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Limitaciones del parámetro Vs30 para la predicción del movimiento fuerte

Felipe Leyton
Universidad de Chile, Centro Sismológico Nacional, Beauchef 850, Santiago, Chile, leyton@csn.uchile.cl 
(orcid: 0000-0002-6438-4045)

Limitations of the Vs30 parameter for the prediction of strong motion
Fecha de entrega: 24 de octubre 2023 

Fecha de aceptación: 25 de enero 2024

El parámetro Vs30, esto es, el promedio armónico de las ondas 
S en los 30 primeros metros de la superficie se ha usado 
extensivamente para modelar las condiciones locales de un 
sitio. Pero, diversos estudios han mostrado las deficiencias 
que este parámetro posee para predecir efectivamente el 
movimiento fuerte. En el presente estudio se comparan 
estimaciones de peligro sísmico no ergódicas con las mismas 
hechas considerando Vs30 para mostrar sus limitaciones. Se 
observa que, en general, para suelos duros, las estimaciones 
son parecidas, pero para suelos blandos, se observan grandes 
diferencias. Ello se acentúa para suelos con periodos sobre 
1 s, considerando periodos de respuesta largos. Estos 
resultados reflejan que el parámetro Vs30 no logra capturar 
de buena manera el comportamiento de suelos con periodos 
largos.

Palabras clave: peligro sísmico probabilístico, efecto de 
sitio, limitaciones de Vs30

The Vs30 parameter, that is, the harmonic average of the 
S waves in the first 30 meters of the surface, has been 
extensively used to model the local conditions of a site. 
However, several studies have shown the deficiencies 
that this parameter has to effectively predict the strong 
movement. In the present study, non-ergodic seismic 
hazard estimates are compared with the same ones 
made considering Vs30 to show their limitations. It is 
observed that, in general, for hard soils, the estimates 
are similar, but for soft soils, great differences are 
observed. This is accentuated for soils with periods 
over 1 s, considering long response periods. These 
results reflect that the parameter Vs30 does not manage 
to capture in a good way the behavior of soils with long 
periods.

Keywords: probabilistic seismic hazard, site effects, 
Vs30 limitations

Introducción
Actualmente, la normativa sísmica y diversas relaciones de 
movimiento fuerte consideran el efecto de las condiciones 
locales del sitio en el movimiento fuerte (Parker y Stewart, 
2022), donde su influencia es incorporada en la respuesta que 
tendrá el suelo durante un terremoto. Uno de los parámetros 
usuales corresponde al promedio armónico de la onda S 
en los 30 primeros metros, Vs30, parámetro introducido por 
Borcherdt y Glassmoyer (1992) y Borcherdt (1994) para 
la clasificación sísmica de sitios en normativa sísmica. Sin 
embargo, diversos estudios han descrito las limitaciones de 
este parámetro para predecir el comportamiento dinámico 
del suelo frente a un terremoto (Castellaro et al., 2008; 
Kokusho y Sato, 2008; Lee y Trifunac, 2010; Héloïse et 
al., 2012). 

En el presente estudio se explora esta discrepancia 
mediante la estimación del peligro sísmico. Para ello, se 
estima el peligro sísmico probabilístico utilizando recientes 
relaciones de movimiento fuerte, con datos exclusivamente 
chilenos (Montalva et al., 2017; Idini et al., 2017), japoneses 
(Zhao et al., 2016) y mundiales (Parker et al., 2022; 
Kuehn et al., 2020); las cuales consideran el parámetro 
Vs30 para evaluar el efecto de sitio. Estas estimaciones son 
denominadas ergódicas. Por otro lado, siguiendo a Kotha 
et al. (2017), estimamos el peligro sísmico probabilístico, 
pero utilizando el factor de amplificación dS2S, desviación 
promedio de la amplificación de sitio a partir de una 
relación de movimiento fuerte de Kotha et al. (2018). Esta 
relación es denominada como parcialmente no ergódica, 

  https://doi.org/10.21703/0718-2813.2024.35.2794
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pues considera la amplificación del sitio en cuestión. Para 
estimar el factor dS2S, es necesario evaluar los residuales 
(Atik et al., 2010) de registros reales en el sitio. Es por 
ello que esta estimación se realizará en las estaciones 
de movimiento fuerte del Centro Sismológico Nacional 
(Leyton y García, 2024) que posean el número mínimo 
de registros, al igual que la caracterización del parámetro 
Vs30. La caracterización geofísica se basa en el Métodos de 
Ondas Superficiales (Leyton et al., 2018).

La comparación de ambos resultados permitirá cuantificar 
la precisión con que Vs30 es capaz de representar las 
amplificaciones producto del efecto de sitio, pues las 
diferencias en los resultados serán producto de las 
limitaciones del parámetro Vs30 para las amplificaciones del 
sitio (Kotha et al., 2017). Se espera que estos resultados 
aporten al conocimiento de las técnicas de estimación 
del peligro sísmico, al igual que al modelamiento de las 
amplificaciones producto a las condiciones de sitio. Por 
otro lado, cabe resaltar la importancia de este tipo de 
estudios, utilizando datos exclusivamente chilenos, por 
lo que reflejan el comportamiento real de los suelos de 
ciudades chilenas.

Datos
Para la realización de este estudio, se consideran las 
estaciones de movimiento fuerte del Centro Sismológico 
Nacional de la Universidad de Chile (CSN). Ellas se 
encuentran distribuidas a lo largo del todo el país, con 
una concentración particular en ciudades particulares 
(Barrientos y CSN, 2018). De ellas, más de 150 han sido 
caracterizadas geofísicamente, entregando importantes 
parámetros dinámicos del suelo (Leyton et al., 2018). 
En particular, se estimó Vs30, valor usualmente empleado 
para la evaluación de las relaciones de movimiento fuerte 

del suelo (Parker y Stewart, 2022). En base a Vs30, se 
han clasificado las estaciones siguiendo la Tabla 1; esta 
clasificación se muestra en la Figura 1. En la Figura 1(a), 
un mapa muestra la localización de las estaciones dentro 
del territorio nacional y en la Figura 1(b) se muestran 
las ciudades que presentan un número importante de 
estaciones (ver texto de la Figura 1).

 

Figura 1: a) Localización de las estaciones de movimiento fuerte 
utilizadas en este estudio, los símbolos representan la clasificación 
de cada sitio siguiendo la nomenclatura del borde inferior y 
Tabla 1 y b) ciudades con un número importante de estaciones: 
(1) Arica, (2) Iquique, (3) Caldera, (4) Copiapó, (5) La Serena y 
Coquimbo, (6) Valparaíso y Viña del Mar, (7) Santiago, (8) 
Curicó, (9) Talca, (10) Constitución, (11) Valdivia y (12) Puerto 
Montt

Considerando los datos de la Base de Datos de Movimiento 
Fuerte (Leyton y García, 2024), se estima el factor 
dS2S, siguiendo la metodología descrita por Kotha et al. 
(2017). Este factor representa la desviación sistemática 
de la amplificación en el sitio con respecto a la media de 
las relaciones de movimiento fuerte, la cual considera 
estimadores sencillos como Vs30 (Kotha et al., 2017, 2018; 
Atik et al., 2010).

Posteriormente, se seleccionan 5 relaciones de movimiento 
fuerte, por ser las más recientes y que consideran datos que 
son pertinentes para la subducción chilena. Ellas son las 
definidas por Montalva et al. (2017), Idini et al. (2017), las 
que consideran datos exclusivamente chilenos; Zhao et al. 
(2016) que considera datos exclusivamente japoneses (el 
cual presenta un ambiente tectónico similar al chileno) y 

Tabla 1: Clasificación de los sitios de emplazamiento de las 
estaciones de movimiento fuerte basada exclusivamente en el 
parámetro Vs30

Clase Rango de Vs30, m/s

A 900 ≤Vs30

B 500 ≤ Vs30 < 350

C 350 ≤ Vs30 < 180

D Vs30 ≤ 180



8

Leyton, F. (2024). Limitaciones del parámetro Vs30 para la predicción del movimiento fuerte. 
 35, 6-14

Parker et al. (2022) y Kuhen et al. (2020) que consideran 
datos de todo el mundo en ambiente de subducción. Cada 
una de ellas es evaluada para ver el ajuste a datos chilenos, 
siguiendo las metodologías descritas por Scherbaum et 
al. (2004, 2009), para los sismos interplaca tipo thrust e 
intraplaca de profundidad intermedia. Ejemplos de estos 
análisis se presentan en la Figura 2. Estos valores de ajustes 
son utilizados como pesos en el análisis con árbol lógico, 
tal como se muestran en la Figura 3.

Otros parámetros considerados en el árbol lógico son: 
relaciones de Gutenberg-Richter (Martin, 1990; Leyton et 
al., 2009; Poulos et al., 2019) y la magnitud máxima de los 
terremotos interplaca tipo thrust (Mw 8.8 ± 0.2) e intraplaca 

de profundidad intermedia (Mw 7.9 ± 0.1). Siguiendo a 
Bommer (2012), se construye y evalúa el árbol lógico, 
siguiendo las ramas antes mencionadas.

Esta herramienta es evaluada 2 veces en cada sitio: la primera 
de ellas considerando el parámetro Vs30 como indicador del 
efecto de sitio, siendo una estimación ergódica. Por otro 
lado, se repite el procedimiento, evaluando las relaciones 
de movimiento fuerte en condiciones de referencia 
(condiciones de roca) y agregando como efecto de sitio 
el estimado por dS2S, correspondiendo a una evaluación 
parcialmente no ergódica. En los resultados se presenta la 
comparación de estas dos estimaciones.

Figura 2: Ejemplo de ajuste de relaciones de movimiento fuerte a los datos chilenos, siguiendo Barrientos y CSN (2018) y Scherbaum 
et al. (2004), se presentan los resultados para las relaciones definidas por: a) Idini et al. (2017) y b) Montalva et al. (2017) para las 
fuentes interplaca tipo thrust (izquierda) e intraplaca de profundidad intermedia (derecha)
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Resultados 
A continuación, se presentan los resultados obtenidos de 
las estimaciones del peligro sísmico probabilístico; para 
facilitar su análisis, se presenta la diferencia entre los 
resultados como la siguiente razón r:   

   

donde dS2S representa el resultado parcialmente no 
ergódico (PNE, es decir, considerando el factor de sitio 
estimado según Kotha et al. (2017) y Vs30 corresponde al 
resultado ergódico (E, esto es, considerando Vs30 en las 
relaciones de movimiento fuerte como parámetro del efecto 
de sitio). Ello permite comparar los resultados en términos 
relativos y no absolutos. Notar que, en caso de que r < 0, 
el resultado PNE es mayor que el ergódico, lo que resulta 
en un valor conservador: al usar Vs30 como efecto de sitio, 
el peligro sísmico estimado es mayor que el obtenido en el 
caso parcialmente no ergódico. En caso contrario, valores 
de r > 0 representan casos no conservadores donde el 
peligro sísmico obtenido de Vs30 como parámetro es menor 
que el caso más realista, entregado por la estimación 
ergódica. Además, tal como se mencionó anteriormente, 
las estaciones se han agrupado según la clasificación 
sísmica de la propuesta de norma prNCh433 (2023), pero 
considerando sólo el valor de Vs30; esta clasificación se 
muestra en la Tabla 1.

En la Figura 4(a) se muestran algunos ejemplos de resultados 
para las estaciones A09P, PB11 y VA03. Estos paneles 
muestran los resultados del peligro sísmico parcialmente 
no ergódico, PNE, (en naranjo, marcado con dS2S) y el 
ergódico, E, (en azul, Vs30), donde las barras verticales 
representan el error. De igual manera, para cada periodo 
(representada en el eje horizontal), se muestra la razón r 
entre los resultados. Por ejemplo, en el caso de A09P, entre 
0.3 y 0.8 s, el resultado PNE (en naranjo, dS2S) supera el 
valor ergódico (en azul, Vs30), tomando valores positivos 
(en tonos rojos). Lo mismo puede observarse en la Figura 
4(b), donde se ha graficado sólo el valor de r en función 
del periodo. La Figura 4(b) muestra la razón r entre los 
resultados para todas las estaciones que se encuentran en 
suelo Clase A, según la Tabla 1.

De la Figura 4(b) es posible ver que, en general, 
las estimaciones de peligro sísmico ergódicas son 
conservadores, salvo en contados casos. En dichos casos, 
tales como VA03, T15A, PSGCX y A09P se tiene que el 
peligro sísmico parcialmente no ergódico supera la versión 
ergódica, siendo más bien excepciones.

Por otro lado, en las Figuras 5(a) y 5(b) se presentan la 
misma clase de resultados, pero para suelos Clase B (ver 
Tabla 1). Nuevamente, se seleccionan casos excepcionales 
en el que el peligro sísmico parcialmente no ergódico 
supera a las estimaciones ergódicas, tales como V02A, 
T20A, C08A y A11P. En estos casos, el peligro sísmico 
no ergódico supera a los resultados ergódicos en periodos 

Figura 3: Paneles superiores: pesos de cada una de las relaciones de movimiento fuerte consideradas. Paneles inferiores: ajuste 
de las relaciones de movimiento fuerte a los datos Chilenos. Las relaciones consideradas son: Montalva et al. (MBR16), Idini et 
al. (IRRP16), Zhao et al. (Zhao16), Parker et al. (PSHAB20) y Kuehn et al. (KBCGB20). En lado izquierdo se presentan para la 
fuente interplaca tipo thrust y en el lado derecho, para la fuente interplaca de profundidad intermedia.
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cercanos al periodo predominante, marcado con un rombo 
negro en la Figura 5(b). Es así como, las estimaciones 
ergódicas no son capaces de representar de buena forma 
la amplificación que produce el suelo en su periodo 
predominante. Si bien esto no explica la totalidad de los 
casos, en muchos de ellos se produce la coincidencia entre 
el periodo predominante del suelo y los resultados no 
conservadores.

En las Figuras 6(a) y 6(b) se presentan los mismos 
resultados, pero para aquellas estaciones emplazadas en 
suelos Clase C (ver Tabla 1). En este caso, se vuelve a 
observar algunos ejemplos de resultados no conservadores 
r > 0 (marcados en tonos rojos en el panel de la derecha); 
esto es, sitios en que el resultado del peligro sísmico 
parcialmente no ergódico supera a los obtenidos por 
la estimación ergódica, en rangos cercanos al periodo 
predominante. Ejemplos de ellos son V18A, TA02, 
M11L, L15L, C04O y A07C. El resto de las situaciones 
no conservadoras (r > 0) se presenta para periodos bajos: 
los sitios presentan una mayor amplificación para periodos 

bajos que la que muestra el parámetro Vs30.

Finalmente, las Figuras 7(a) y 7(b) muestran los resultados 
para los sitios que pertenecen a la Clase D, siguiendo la 
Tabla 1. En este caso, la mayor parte de las situaciones en 
que se tienen resultados no conservadores (r > 0, marcados 
en tonos rojos) se presenta para periodos bajos. Excepciones 
a ellos son V17A, V08A y R21M donde se repite que los 
resultados son no conservadores para periodos cercanos al 
periodo predominante.

Comentarios finales 
En el presente estudio se busca explorar las limitaciones 
del promedio armónicos de los 30 primeros metros de 
la onda S, Vs30, para representar las amplificaciones de 
sitio. Para ello, se comparan los resultados de estudios 
de peligro sísmico probabilístico ergódico y parcialmente 
no ergódico. El primero de ellos, se realiza mediante 
la evaluación de relaciones de movimiento fuerte que 
usan Vs30 para estimar el efecto de sitio; mientras que el 

Figura 4: a) Resultados para las estaciones A09P, PB11 y VA03, donde se muestra el peligro sísmico parcialmente no ergódico (en 
naranjo, dS2S) y ergódico (azul, Vs30), las barras verticales representan el error y b) la razón r entre los resultados para todas las 
estaciones en suelo Clase A (ver Tabla 1)
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Figura 5: Resultados para estaciones en suelos Clase B: a) peligro 
sísmico y b) razón r (ver detalles en texto de la Figura 4)

Figura 6: Resultados para estaciones en suelos Clase C: a) peligro 
sísmico y b) razón  r (ver detalles en texto de la Figura 4)
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segundo de ellos modela el efecto de sitio mediante el 
análisis de residuales estimando el parámetro dS2S. Las 
diferencias entre los dos resultados permiten establecer las 
limitaciones que Vs30 posee para representar la respuesta de 
un sitio frente a los terremotos.

En primer lugar, se observa que los sitios en suelo clase A 
(Vs30 > 900 m/s), los resultados suelen ser conservadores: 
la estimación ergódica (E) supera el resultado parcialmente 
no ergódico (PNE), salvo en contadas excepciones. Para 
suelos en sitios clase B (500 ≤ Vs30 < 350 m/s), se repite el 
mismo patrón antes observado, salvo que existe un mayor 
número de casos no conservadores, donde E está por debajo 
de la PNE. Ello se suele observar en rangos de periodos 
cercanos al predominante, marcado con un rombo en las 
Figuras 4(b) a 7(b), esta situación se repite en varios casos 
de suelos con claro periodo predominante. Por otro lado, 
en los suelos de clase C (350 ≤ Vs30 < 180 m/s), se observan 
resultados no conservadores (PNE > E) en periodos bajos 
(menores a 0.4 s), repitiéndose la ocurrencia de resultados 
no conservadores para casos específicos con claro periodo 
predominante. Finalmente, en los sitios clase D (180 ≥ Vs30 
m/s) donde, nuevamente, los resultados no conservadores 
se presentan en periodos bajos (menores a 0.4 s) y ciertos 
casos con periodos predominantes definidos.

Se concluye que, en general, para suelos rígidos (clases A 
y B), la estimación ergódica es conservadora; mientras que 
en casos de suelos blandos (C y D), se observan resultados 
no conservadores en periodos bajos (menores a 0.4 s). Por 
otro lado, en ciertos casos de claro periodo predominante, 
los resultados pueden ser no conservadores (PNE > E), lo 
cual debe ser explorado en más detalle en trabajos futuros.

Se espera que estos resultados sirvan para establecer las 
limitaciones del uso del parámetro Vs30 para determinar 
el efecto de sitio, al igual que su impacto en estudios de 
peligro sísmico probabilístico.
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Desde su creación en 2012, el Centro Sismológico Nacional 
de la Universidad de Chile ha administrado las redes 
sismológicas que monitorean la sismicidad en Chile. Parte 
de ella, lo componen más de 400 acelerómetros, algunos 
de ellos grabando en continuo y otros con gatillo. De esta 
extensa red, se ha recolectado registros para más de 3000 
eventos chilenos. Estos registros presentan una invaluable 
herramienta para el conocimiento de la sismicidad en Chile 
y el comportamiento de los suelos en ciudades y localidades 
chilenas. En este trabajo se muestran algunas herramientas 
para el uso de esta extensa base de datos, junto con algunas 
características que facilitan su uso. Ello abre una puerta de 
acceso a toda la comunidad para que se nutra de estos datos.

Palabras clave: movimiento fuerte, base de datos, Centro 
Sismológico Nacional

Since its creation in 2012, the Centro Sismológico 
Nacional (National Seismological Center) of the 
Universidad de Chile has managed the seismological 
networks that monitor seismicity in Chile. Part of it is 
composed of more than 400 accelerometers, some of 
them recording continuously and others with a trigger. 
From this extensive network, records have been collected 
for more than 3000 Chilean events. These records present 
an invaluable tool for the knowledge of the seismicity 
in Chile and the behavior of the soils in Chilean cities 
and towns. This work shows some tools for the use of 
this extensive database, together with some features that 
facilitate its use. This opens a door of access to the entire 
community to nourish by these data.

Keywords: strongmotion, database, National 
Seismological Network

Introducción
El Centro Sismológico Nacional de la Universidad de 
Chile (CSN) fue mandatado por el Gobierno de Chile 
para, a principios de 2012, gestionar y mantener la Red 
Sismológica Nacional (RSN) (Barrientos y CSN, 2018). 
Es así como se inicia una campaña de instalación de 
diversos sensores sísmicos, tales como bandas anchas, 
GNSS y acelerómetros, los cuales permiten el registro 
en tiempo real de movimientos del suelo en velocidad, 
desplazamiento y aceleración, respectivamente. Esta 
importante red de más de 100 sitios distribuidos a lo 
largo de Chile, se le complementa con las estaciones de la 
Red Nacional de Acelerógrafos, compuesta por casi 400 
sensores de movimiento fuerte, instaladas principalmente 
en zonas urbanizadas de Chile (Leyton et al., 2018a). Es 

así como se logra una rica fuente de datos de movimiento 
fuerte, entregando la posibilidad de analizar tanto el 
comportamiento de los suelos chilenos como describir las 
fuentes de los grandes terremotos. 

Para gestionar y distribuir adecuadamente este extenso 
catálogo de datos es que se genera la Base de Datos de 
Movimiento Fuerte del CSN; cuyo principal objetivo 
es proveer a los usuarios de información de alta calidad 
de registros de aceleración relevantes para la ingeniería 
y el mundo de las geociencias. En esta base de datos se 
publican los registros de las estaciones de la RSN de los 
eventos de magnitud igual o superior a 5.0 y que excedan 
una aceleración horizontal máxima de 5% de g (aceleración 
de gravedad). Estos datos son todos los gatillos de las 
estaciones de la RNA relacionados directamente a un 

DOI: https://doi.org/10.21703/0718-2813.2024.35.2795
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evento sísmico, independiente de su magnitud. Los datos 
de la RSN son enviados en tiempo real a la Oficina de 
Procesos y Análisis del CSN; mientras que los datos de la 
RNA son, en su gran mayoría, recolectados en terreno por 
personal del CSN. 

En el presente artículo se muestran los avances de la Base 
de Datos de Movimiento Fuerte del Centro Sismológico 
Nacional, un esfuerzo en constante desarrollo, con el 
importante apoyo del Equipo de Terreno del CSN. 

Datos
La Base de Datos de Movimiento Fuerte parte con la 
creación del Centro Sismológico Nacional en 2012; desde 
ese entonces, gracias al significativo aumento de estaciones 
en el territorio nacional, se han registrado más de 3400 
eventos. En la Figura 1(b) se presenta un mapa con todos 
los eventos pertenecientes a esta base de datos; el color es 
proporcional a la profundidad, según la escala del borde 
inferior. De este panel es posible ver que gran parte de 
los eventos se encuentran al norte de 40o S, alcanzando 
profundidades de casi 300 km.

En la Figura 1(a) se muestran la distribución de los 17337 
registros pertenecientes a la base de datos, en términos de 
magnitud y distancia hipocentral; además, se agregan los 
histogramas respectivos en cada caso. De ella es posible 
ver que la mayor parte de los registros se encuentran 
entre 50 y 120 km de distancia; por otro lado, la mayor 
cantidad de registros pertenecen a sismos con magnitudes 
entre 4.0 y 5.2, con un importante aumento para sismos 
con magnitud 5.0. Además, es posible ver que la base de 
datos contiene un número muy reducido de registros a 
distancias menores de 50 km, al igual que para terremotos 
de magnitud 7.0 o superior. La primera observación se debe 
a las características tectónicas de la subducción chilena, 
mientras que la segunda se debe a la ausencia de sismos 
con magnitudes entre 7.0 y 8.0 en los últimos 10 años.

Otra mirada que es posible hacer de la distribución de los 
datos es en función de la latitud en la cual se encuentra la 
estación que grabó el registro. En la Figura 2(a) se muestra 
un mapa con la localización de las estaciones que han 
aportado registros a la base de datos. Por otro lado, en la 
Figura 2(b) se muestra el número de registros en función 
de la latitud. Ello permite ver que una gran cantidad de 

Figura 1: a) Distribución de los registros en función de la 
distancia hipocentral y magnitud, al igual que los histogramas 
en ambos casos y b) mapa con la localización de los eventos 
incluidos en la base de datos, el color es proporcional a la 
profundidad siguiendo la escala del borde inferior
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Notar el uso de escala logarítmica en el número de registros.

Esta base de datos ha tenido un importante crecimiento en 
estos últimos años; ello puede observarse en la Figura 3(a), 
donde se muestra el número de registros acumulados, en 
miles, en función del tiempo. Mientras, en la Figura 3(b) 
se muestra el número de registros incorporados a la base 
de datos en función de la fecha de ocurrencia del evento, 
independiente de su magnitud. De esta figura es posible 
ver el impacto de los terremotos de Iquique 2014 (Mw 8.2), 
Illapel 2015 (Mw 8.4), Valparaíso 2017 (Mw 7.9) y el sismo 
del 1 de septiembre de 2020 (Mw 7.0), frente a las costas 
cercana a Huasco; este último aportó más de 200 registros 
en ese día.

Figura 3: a) Número acumulado de registros, en miles y b) 
número de registros incorporados en función de la fecha de 
ocurrencia de los eventos, independientes de su magnitud

En la base de datos se ha utilizado la magnitud publicada 
por el CSN, independiente del tipo al que se trata. Hoy 
en día, el CSN utiliza magnitud local, para eventos con 
magnitudes menores a 4.5, y magnitud momento para el 
resto. Para esta segunda magnitud, la más usada en la base 
datos, se utilizan 2 metodologías para su estimación: para 
sismos con magnitud menor de 5.5, se usa la estimación 
de Brune (1970); mientras que, para sismos de mayor 
magnitud, se usa el análisis de la fase W (Riquelme et 
al., 2018). A modo de validación, la Figura 4 muestra la 
comparación de la magnitud publicada por el CSN (en las 
abscisas) y la estimada por Proyecto Global de Tensores de 
Momento (gCMT) (Dziewonski et al., 1981; Ekström et 
al., 2012). En la Figura 4, cada cruz representa un evento, 

Figura 2: a) Mapa con la localización de las estaciones que han 
aportado eventos a la base de datos y b) número de registros en 
función de la latitud de la estación que lo registró

registros provienen de la zona Norte (entre 18° y 23° S), 
seguido de Chile Central (entre 29° y 33° S); al sur de 
los -40°, el número de registros decae considerablemente, 
debido a la baja sismicidad de la zona (ver Figura 1(b)). 
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los círculos azules su valor promedio y las barras azules 
su desviación estándar. De ella, es posible ver que existe 
una clara similitud entre las magnitudes publicadas por el 
CSN (CSN mag) y las estimadas por el Proyecto Global de 
Tensores de Momento (gCMT Mw). Cabe destacar que no 
es posible realizar la misma comparación para magnitudes 
menores pues no son publicadas por el Proyecto Global de 
Tensores de Momento (Dziewonski et al., 1981; Ekström 
et al., 2012).

Figura 4: Comparación de estimación de magnitud de momento 
hecha por el CSN (CSN mag) y el Proyecto Global de Tensores 
de Momento (gCMT)

Sensores 
Dentro de la Red Sismológica Nacional (RSN), que incluye 
todos los sensores sísmicos del CSN, se usan 2 tipos de 
sensores de aceleración: Guralp CMG-5T y Episensor 
FBA-EST; en las Figuras 5(a) y 5(b) se muestra la respuesta 
instrumental de ambos sensores. De estas figuras es posible 
ver que ambos poseen una respuesta plana en aceleración 
hasta los 20 Hz, sufriendo leves modificaciones tras esto. 
Por otro lado, respecto a la fase, el Guralp CMG-5T genera 
un leve cambio de fase a partir de los 10 Hz, pero para 
ambos se vuelve relevante a partir de los 20 Hz.

Formato de datos y series de tiempo
En la base de datos, los registros se encuentran para las 3 
componentes en aceleración, las cuales se pueden acceder 
en dos formatos básicos: 

1. Binario: tomado directamente de los acelerómetros, 
registrados en cuentas. En binario los datos se 
distribuyen en miniseed (Ekström et al., 2012) o evt 
(GFZ, 2021). 

2. Texto plano: convertido a unidades físicas, para fácil 
lectura de los usuarios. Un ejemplo se muestra en la 
Figura 6. Es posible ver de esta figura que el archivo 
parte con un breve encabezado, identificado con el 
símbolo ‘#’, el cual contiene la metadata: Tiempo 
de Origen (en formato ISO8601), Tasa de muestreo, 
Número total de muestras, Código de la estación y 
componente, Coordenadas (Latitud y Longitud) y 
Unidades (usualmente m/s2). Acto seguido, vienen los 
datos en 1 columna. 

Figura 5: a) Respuesta instrumental de los acelerógrafos más 
usados en la RSN: Guralp CMG-5T y b) Episensor FBA-EST. 
En los paneles superiores se muestra la respuesta en amplitud, 
mientras que en los paneles inferiores se muestra la respuesta en 
fase, ambos en función de la frecuencia, en Hz.



19

Leyton, F. y García, B. (2024). La base de datos de movimiento fuerte del Centro Sismológico 
Nacional.  35, 15-21

El procesamiento de los datos es realizado de la misma 
forma, independiente del sensor en el cual se haya 
registrado. Ello sigue los siguientes pasos: 

• Remover la media y tendencia lineal. 
• Remover la respuesta instrumental, en el espacio de 

la frecuencia. 
• Transformar de cuentas a unidades físicas. 
Se evita cualquier otro tipo de filtrado para entregar los 
datos lo menos procesados posible a los usuarios. 

Figura 6: Ejemplo del formato de texto plano para el evento del 
1 de septiembre de 2020 a las 4:09 UTC en la estación GO04, 
componente vertical

Caracterización de Sitios
Para interpretar los datos de mejor manera, se han 
realizado caracterizaciones de los sitios en las cuales las 
estaciones se encuentran emplazadas. Para ello, se muestra 
la unidad geológica presente en la zona de la estación y 
una breve descripción, tomada de Sernageomin (2002). 
Se complementa esta información con una caracterización 
geofísica basada en ondas superficiales (Leyton et al., 
2018a). En ella, se estima la curva de dispersión, la razón 
espectral de la componente horizontal sobre la vertical 
(HVSR, por sus siglas en inglés) y, mediante un proceso 
de inversión no-lineal, se estima el perfil de velocidades 
de onda de corte (Vs); ver detalles en Leyton et al. (2018a). 
Un ejemplo es presentado en la Figura 7 para la estación 
C26O, ubicada en el Campamento de la Dirección de 
Vialidad de Tongoy. 

Además, en caso de cumplir los requisitos necesarios, las 
estaciones son clasificadas siguiendo el esquema propuesto 
por Idini et al. (2017). Este esquema se basa en la razón 
de espectros de respuesta de la componente horizontal 
sobre la vertical (HVRSR), considerando un mínimo de 5 
registros de magnitud superior o igual a 5.0. Un ejemplo 
para la misma estación C26O es mostrado en la Figura 8; 
según este resultado, el sitio clasificaría como sIV – C (ver 
Figura 7); para más detalles, ver Leyton et al. (2018b).

Figura 7: Ejemplos de caracterización geofísica, para la estación C26O; de izquierda a derecha se presenta: estimación de curva 
de dispersión, elipticidad, perfil de velocidad de corte (Vs). En cada panel, en negro se presenta los datos medidos y en colores los 
mejores modelos, con el color proporcional al error, según las escalas mostradas en el borde inferior
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Figura 8: Razón de espectros de respuesta horizontal sobre 
vertical (HVRSR, por sus siglas en inglés) para la estación 
R12M. En negro se marca el promedio geométrico de todos los 
eventos y en gris la desviación estándar.

Interfaz de usuario
Para facilitar el acceso de los usuarios a los datos, se ha 
implementado una página web, tal como se muestra en la 
Figura 9. En ella, los registros son organizados en base a 
eventos, agrupando todos los acelerogramas de un mismo 
evento para su manejo. Los eventos están caracterizados 
por su fecha de ocurrencia (en UTC), su localización 
geográfica (Latitud y Longitud), profundidad y magnitud. 
Estos mismos parámetros pueden ser utilizados para filtrar 
eventos, usando el panel del borde izquierdo, ver Figura 9, 
bajo ‘FILTRO DE REGISTROS’.

Figura 9: Interfaz web de la base de datos de movimiento fuerte.

Figura 10: a) Mapa con las trazas Este-Oeste del evento de 1 
de septiembre de 2020 (Mw 6.0); la estrella negra representa 
el epicentro, con los datos hipocentrales indicados en el borde 
superior del mapa y b) registros de las 3 componentes de las 
estaciones A19C y AC04, arriba y abajo, respectivamente.
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Para facilitar la selección de los registros, para cada evento 
se entrega un mapa con los registros de las componentes 
Este-Oeste junto a la localización de la estación respectiva, 
tal como lo muestra la Figura 10. Además, se presentan 
gráficos con los registros de las 3 componentes de cada 
estación, como el ejemplo presentado en la misma figura, para 
las estaciones A19C y AC04, remarcadas en rojo en el mapa.

Comentarios finales
En el presente trabajo se muestra la base de datos del 
Centro Sismológico Nacional de la Universidad de Chile. 
Dicha base de datos contiene registros de movimiento 
fuerte, alcanzando a más de 17000 registros pertenecientes 
a 3440 eventos ocurridos en Chile. La mayor parte de los 
registros se encuentran entre 50 y 120 km de distancia, 
perteneciendo a sismos con magnitudes entre 4.0 y 5.2, 
con un importante aumento para sismos con magnitud 5.0. 
Por otro lado, es posible ver que la base de datos contiene 
un número muy reducido de registros a distancias menores 
de 50 km, al igual que para terremotos de magnitud 7.0 o 
superior, debido a la falta de este tipo de eventos en los 
últimos 10 años. Una gran cantidad de registros provienen 
de la zona Norte (entre 18° y 23° S), seguido de Chile 
Central (entre 29° y 33° S); al sur de los 40° S, el número 
de registros decae considerablemente, debido a la baja 
sismicidad de la zona.

Los datos son puestos a disposición del usuario en dos 
formatos: binario, provenientes directamente del sensor, y 
texto plano, donde se ha removido la respuesta instrumental 
y son entregados en unidades físicas. Para todos los sitios 
de emplazamiento de las estaciones se entrega una breve 
descripción de la geología (tomada de Sernageomin (2002)) 
y algunos de ellos han sido caracterizados mediante el uso 
de Métodos de Ondas Superficiales (Leyton et al., 2018a).

Para su uso, se ha dispuesto de una interfaz web que 
permite explorar la base de datos en base a la información 
hipocentral (latitud, longitud, profundidad y magnitud del 
evento), permitiendo el filtrado y selección de los datos. 
Además, se entregan gráficos con mapas y dibujos de las 
formas de onda para facilitar su análisis.

Esta herramienta es un aporte importante a la comunidad, 
acercando la información sismológica relevante para su uso.
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Variability of site geophysical exploration results using surface wave methods
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Tras el terremoto del Maule 2010 (Mw 8.8), grandes 
cambios se produjeron en la normativa sísmica a nivel 
nacional. Uno de los aspectos interesantes fue el cambio en 
la metodología para la clasificación de suelos en la norma 
NCh433. En pocas palabras, se pasó del uso de parámetros 
de resistencia al uso de parámetros dinámicos del suelo, 
como el promedio armónico de la velocidad de propagación 
de ondas de corte en los 30 m superiores del terreno (Vs30) 
y el periodo predominante (Tg), que se evalúa incorporarlo. 
En este estudio, se comparan resultados obtenidos por 
4 equipos de trabajo que exploran seis sitios utilizando 
diversos sensores, geometrías y procedimientos, todos ellos 
usando Métodos de Ondas Superficiales (MOS). Se observa 
que, en general, la estimación de Vs30 y Tg son bastante 
robustas, pero se encuentran importantes variaciones en los 
perfiles de velocidad obtenidos; es por ello que es necesario 
contrarestar el resultado con la estratigrafia del sondaje. 
Estos resultados reflejan las limitaciones y potencialidades 
de los MOS para estimar las propiedades dinámicas de 
sitios.

Palabras clave: Métodos de Ondas Superficiales, 
variabilidad, dinámica de suelos

After the 2010 Maule earthquake (Mw 8.8) major 
changes were made in seismic regulations at the 
national level. One of the most interesting aspects was 
the change in the methodology for the soil classification 
in the NCh433 design standard. In summary, there was 
a transition from the use of soil strength parameters 
to soil dynamic parameters, such as the harmonic 
average of the shear wave velocity in the first 30 m of 
the subsoil (Vs30) and the predominant period (Tg), whose 
incorporation is under review. In this study, results from 
4 teams exploring the same 6 sites using various sensors, 
geometries, and procedures are compared, all of them 
using Surface Wave Methods (MOS, for its initials in 
Spanish). It is concluded that, in general, the estimation 
of Vs30 and Tg are quite robust, but important variations 
are observed in the shear wave velocity profiles obtained. 
For that reason, it is necessary the comparison of these 
results with the stratigraphy. These results point to the 
limitations and potential of MOS to estimate the dynamic 
properties of sites.

Keywords: Surface Waves Methods, variability, soil 
dynamics

Introducción
Tras el terremoto del Maule 2010 (Mw 8.8), innumerables 
casos pusieron en evidencia cómo las propiedades 
dinámicas de los suelos jugaron un rol preponderante 
en la distribución del daño (Leyton et al., 2011, 2012, 

2013). Similares observaciones se han tenido para los 
terremotos de Iquique 2014 (Mw 8.1) (Becerra et al., 2016) 
e Illapel 2016 (Mw 8.4) (Fernández et al., 2017). Ello 
motivó la incorporación de parámetros dinámicos para 
la clasificación de los suelos en la normativa chilena (por 

DOI: https://doi.org/10.21703/0718-2813.2024.35.2796
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ejemplo, NCh433 2009 y NCh2369 2023). Es así como 
se incorporan parámetros como el promedio armónico de 
los 30 primeros metros del terreno de la onda S (Vs30) y el 
periodo predominante (Tg), ambos estimados mediante el 
uso de Métodos de Ondas Superficiales (MOS) y el método 
de la razón espectral de la componente horizontal sobre la 
vertical (REHV, Nakamura (1989)).

Es así como estos métodos han cobrado una particular 
importancia, dedicándose variados estudios a nivel 
nacional e internacional a su investigación. Sin embargo, 
pocos trabajos han comparado los resultados obtenidos a 
partir de MOS con los obtenidos con métodos invasivos 
y aún menos han comparado resultados con distintos 
MOS (Garofalo et al., 2016a, 2016b, 2017). En el 
presente estudio abordamos esta temática y analizamos la 
variabilidad de los resultados obtenidos al aplicar MOS en 
la determinación de las propiedades dinámicas de sitios.

Considerando datos de 6 sitios representativos, tomados 
por 4 grupos de trabajo independientes, se analiza la 
variabilidad de resultados, incluyendo las curvas de 
dispersión, perfiles de velocidad de onda de corte (Vs) en 
los primeros 50 m, el Vs30 y el periodo predominante Tg. 
La gran diferencia del presente estudio frente a esfuerzos 
previos es que en esta investigación cada equipo efectuó 
sus propias mediciones con sus propios equipos, frente a 
ejercicios anteriores donde el conjunto de datos era único 
y los equipos sólo los analizaron en forma independiente.

Datos
En este trabajo se consideran 2 campañas de terreno 
ejecutadas en enero y mayo de 2023, financiadas por el 
proyecto Fondef ID22I10032, en el que se enmarca esta 
investigación. En la primera de ellas, se visitaron las 
ciudades de Puerto Varas y Valdivia; mientras que en la 
segunda se recolectaron datos de Chillán y Talca, ver mapa 
en la Figura 1. Durante estas mediciones, se trabajó de 
manera paralela en 4 grupos, liderados por los autores de 
este trabajo.

El trabajo en terreno se abordó de manera paralela e 
independiente, coincidiendo sólo los tiempos de realización 
de las mediciones. Cada grupo utilizó los equipos a su 
disposición, tales como:

•  Tromino 3G, geófonos de 4.5 Hz, de 3 componentes

• Geometrics Geode, de 24 canales, con geófonos de 4.5 
Hz

• Sismómetros Sara SL06, conectados a sensores triaxiales 
de 0.5 Hz (SS-BHV05) y de 1 Hz (Terrabots)

• Sismómetros 40TDE Guralp 

La disposición de los equipos en terreno fue diseñada por 
cada grupo, buscando caracterizar de la mejor manera los 
sitios en estudio. Ellos combinaron mediciones en arreglos 
bidimensionales con arreglos lineales; ejemplos de las 
geometrías utilizadas se muestran en los paneles del lado 
derecho de la Figura 1. 

Figura 1: a) Foto aérea con los sitios analizados en este estudio; 
tomada de Google Earth, b) ejemplos de las geometrías utilizadas 
en este estudio; de arriba abajo: lineal con espaciamiento 
constante, triángulo equilátero con estación central, pentágono 
y cuadrilátero con estación central.

También, se combinaron la toma de datos con fuente pasiva 
o ruido sísmico, con fuentes activas, tales como golpes de 
mazo. Los tiempos de registros variaron desde unos pocos 
segundos (en el caso de Geometrics Geode), pasando por 
decenas de minutos hasta llegar a 1 hora (para los Tromino) 
y varias horas (sismómetros Guralp y Sara). Nuevamente, 
cada grupo definió la duración de los registros de manera 
independiente, buscando la mejor caracterización posible 
del sitio.
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Breve descripción metodológica 
Para el análisis de los datos y obtención de las curvas 
de dispersión se utilizaron MOS basados en el análisis 
de ondas Rayleigh, tal como se ha hecho en estudios 
de este tipo (Humire et al., 2015; Pastén et al., 2016; 
Leyton et al., 2018; Podestá et al., 2019). En general, se 
usa la combinación de métodos pasivos y activos, para 
lograr cubrir un mayor rango de frecuencias en la curva 
de dispersión (Humire et al., 2015; Leyton et al., 2018; 
Podestá et al., 2019; Tokimatsu, 1997).

Entre los métodos considerados, se utiliza SPAC (Aki, 
1957; Asten y Henstridge, 1984), su generalización a 
geometrías más sencillas, ESAC (Chávez-García et 
al., 2005, 2006; Hayashi, 2008) y su extensión a altas 
frecuencias (Ekström, 2014; Ekström et al., 2009), FK 
(Horike, 1985; Kvaerna y Ringdahl, 1986), con datos 
pasivos y activos. Posteriormente, el perfil de Vs fue 
obtenido a partir de las curvas de dispersión mediante 
la inversión no lineal usando el Método del Vecindario 
(Sambridge, 1999), implementado por Wathelet (2008) 
para este propósito. Detalles de la aplicación de distintas 
metodologías pueden verse en Humire et al. (2015), Pastén 
et al. (2016), Leyton et al. (2018) y Becerra et al. (2015). 
Gran parte de estos cálculos usaron el software Geopsy 
(Wathelet et al., 2020).

Por otro lado, la estimación del periodo predominante 
se obtuvo mediante la técnica de la razón espectral de 
la componente horizontal sobre la vertical (REHV) 
(Nakamura, 1989). Detalles de estos métodos pueden 
obtenerse de Leyton et al. (2011, 2012, 2013, 2018), 
Becerra et al. (2016), Fernández et al. (2017) y Podestá et 
al. (2019). En breve, la medición es dividida en ventanas de 
tiempo del orden de 1 min y procesadas de la misma forma. 
Se calcula la transformada de Fourier de cada una de las 
componentes, sumándose las componentes horizontales 
para luego dividirla por la vertical; ello se realiza tras el 
suavizamiento con el filtro Konno y Ohmachi (1998), 
usual en este tipo de estudios.

Resultados
A continuación, se presentan los resultados centrados en 3 
principales elementos: las curvas de dispersión, el perfil de 
velocidades de onda de corte (Vs) en los primeros 50 m y 
las razones espectrales de la componente horizontal sobre 

la vertical (REHV). En las siguientes figuras, cada color 
representa un grupo de trabajo, según la leyenda del borde 
superior; para facilitar su comparación, se ha mantenido la 
nomenclatura del color en todas las figuras.

La Figura 2 muestra las curvas de dispersión de cada uno 
de los grupos; en ellas, cada cruz representa el valor de la 
lentitud para cada frecuencia y la barra vertical el error. Es 
posible ver que, en general, existe una buena coincidencia 
entre todas las curvas entre 1 y 10 Hz. Ninguno de los 
grupos pudo obtener resultados confiables a frecuencias 
menores a 1 Hz, usual en este tipo de estudios (Humire 
et al., 2015; Pastén et al., 2016; Leyton et al., 2018). Sin 
embargo, para frecuencias superiores a los 10 Hz, sí se 
observan diferencias entre los resultados de los distintos 
grupos. Las mayores diferencias se observan en el sitio 
CH3, llegando a casi un factor de 2.

En la Figura 3 se muestran los perfiles de velocidad de onda 
de corte (Vs) en los primeros 50 m. Se observa, en general, 
una coincidencia en los perfiles, teniéndose velocidades 
similares en cada grupo para valores de profundidad 
similares. Cabe destacar que, en muchos casos, existen 
diferencias importantes en los modelos dado que algunos 
de ellos presentan inversiones de velocidad, siendo casos 
aislados más que la regla general. Por otro lado, la cantidad 
de capas de los perfiles varían considerablemente, lo que 
podría afectar las funciones de amplificación de cada 
modelo, hecho que escapa a los objetivos del presente 
trabajo.

A continuación, la Tabla 1 presenta los valores de Vs30 
obtenidos por cada grupo.

Tabla 1: Vs30 de todos los sitios analizados en este estudio, por 
cada uno de los grupos. Se agrega el promedio, desviación 
estándar y el coeficiente de variación en cada caso.

Grupo
Vs30, m/s

TL1 CH1 CH3 VL1 VL3 PV1

1 445.9 332.5 475.3 216.3 173.8 275.5

2 449.2 345.6 514.4 216 183.2 284.6

3 461.5 340.1 421.2 - 205.3 281.9

4 470.8 371.3 398.2 229.1 247.6 284.8

Promedio 456.9 347.4 452.3 220.5 202.5 281.7

Desv. Est. 11.47 16.83 52.53 7.48 32.85 4.34
Coeficiente de 
variación, % 2.5 4.8 11.6 3.4 16.2 1.5
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Figura 2: Comparación de las curvas de dispersión obtenidas, lentitud [s/m] en función de la frecuencia [Hz], por cada uno de los 
Grupos. Cada color representa un Grupo, siguiendo la leyenda de cada panel; el sitio es marcado por la etiqueta del borde superior 
de cada panel según el mapa de la Figura 1. Cada cruz representa el valor promedio y la barra vertical su respectivo error.

De los resultados presentados en la Tabla 1, es posible ver 
que CH3 es el sitio que presenta mayor variabilidad en los 
resultados de Vs30. Tal como se observó anteriormente, este 
sitio es el que presenta mayores diferencias en las curvas 

de dispersión en altas frecuencias (mayores a 10 Hz), 
teniéndose un factor de casi 2.

Por otro lado, VL3 es otro sitio con una variabilidad 
importante en los resultados, principalmente debido a 
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Figura 3: Comparación de los perfiles de Vs de cada uno de los grupos. Cada color representa un grupo, siguiendo la leyenda de cada 
panel; el sitio es marcado por la etiqueta del borde superior de cada panel según el mapa de la Figura 1.

lo obtenido por el grupo 4, estando 40 m/s sobre los 
resultados de los otros grupos. En la Figura 3 es posible 
ver que el grupo 4 define una inversión de velocidad en 
los primeros metros, la cual es seguida por un aumento 
rápido de Vs, mayor que lo observado en los otros grupos. 

Es posible que esta última capa sea la responsable de la 
diferencia en el Vs30 del grupo 4 con relación al resto.

Para los otros sitios, la variabilidad es baja, lo que se 
refleja en las similitudes de los perfiles de velocidad Vs y 
sus respectivas curvas de dispersión.
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Figura 4: Comparación de los resultados de la razón espectral de la componente horizontal sobre la vertical (REHV) en función de la 
frecuencia [Hz], por cada uno de los Grupos. Cada color representa un Grupo, siguiendo la leyenda de cada panel; el sitio es marcado 
por la etiqueta del borde superior de cada panel según el mapa de la Figura 1.

La Figura 4 presenta los resultados de la razón espectral de 
la componente horizontal sobre la vertical (REHV) (líneas 
continuas) de cada grupo (ver leyenda en el borde superior); 
las áreas del mismo color representan la desviación 
estándar de cada una de las mediciones. Lo primero que es 

posible ver es que las REHV son presentadas en diversos 
rangos de frecuencia, partiendo en valores como 0.05, 0.1 
y 0.5 Hz; y terminando en 10, 30 y 50 Hz. Sin prejuicio 
de lo anterior, las curvas de REHV son bastante similares, 
teniéndose las mayores variaciones en las amplitudes de 
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los peaks observados, pero muy similares frecuencias 
predominantes. En términos generales, las mayores 
variaciones se observan en las bajas frecuencias (menores 
a 1 Hz), teniéndose resultados más consistentes en las altas 
frecuencias. Notar que la frecuencia mínima nominal no es 
idéntica en todos los sensores empleados, algunos constan 
de geófonos de 0.5 o 1.0 Hz, otros son de frecuencia 4.5 Hz, 
pero llevados mediante filtros electrónicos a un mínimo de 
0.3 Hz de acuerdo con el fabricante, mientras que otros son 
banda ancha de 60 s. Luego, valores por debajo de 1 s están 
en un rango de observación donde el funcionamiento de 
cada equipo es distinto. Debe ser analizado más en detalle, 
pero escapa al objetivo del presente estudio.

De la Figura 4 es posible estimar el periodo predominante 
(Tg) de cada sitio, lo cual se presenta en la Tabla 2. 
Al final de la Tabla 2, al igual que en la Tabla 1, se ha 
agregado el promedio y la desviación estándar para cada 
sitio, complementado con el coeficiente de variación 
(desviación estándar/promedio x 100) para poder 
normalizar la variabilidad. De esta Tabla 2 es posible 
ver que, en términos generales, existe coincidencia en 
los periodos predominantes estimados por los diversos 
grupos, reflejados en diferencias porcentuales menores 
al 20%. Se exceptúan 2 casos: TL1 y CH1; en ellos, los 
periodos predominantes estimados por el grupo 4 escapan 
a los observado por los otros grupos. Preliminarmente, se 
piensa que puede deberse a una diferencia en los equipos 
utilizados, lo cual se está explorando con pruebas más 
detalladas.

Tabla 2: Valores del periodo predominante (Tg) para todos los 
sitios analizados en este estudio, por cada uno de los grupos. 
Se agrega el promedio, desviación estándar y el coeficiente de 
variación para cada caso.

Grupo
Tg, s

TL1 CH1 CH3 VL1 VL3 PV1

1 0.19 2.56 4.71 1.08 1.15 1.61

2 0.20 4.85 4.78 0.97 1.11 1.21

3 0.20 5.37 5.08 - 1.14 1.15

4 1.19 1.10 5.69 1.11 0.98 1.56

Promedio 0.44 3.47 5.07 1.05 1.09 1.38
Desv. Est. 0.49 2.00 0.45 0.07 0.08 0.24

Coeficiente de 
variación, % 111.46 57.58 8.88 6.87 7.36 17.09

Es interesante notar que el rango del coeficiente de 
variación del valor de Vs30 observado para los sitios de 
estudio es bastante menor al obtenido para la estimación del 
periodo predominante. Por un lado, estos datos confirman 
la percepción usual que el parámetro Vs30 tiene a ser un 
estimador bastante robusto en términos de su estabilidad 
independientemente del método de estimación. Pero 
abre el desafío de comprender por qué se producen estas 
diferencias en la estimación del periodo predominante: 
ya sea por el uso de equipos distintos o por el proceso 
de medición e interpretación de la REHV; todo ello para 
obtener resultados más estables e independientes del 
equipo o responsables de la aplicación de la técnica.

Conclusiones
En el presente trabajo se comparan resultados de métodos 
de ondas superficiales MOS, ampliamente utilizados hoy 
en día para la determinación de las propiedades dinámicas 
de sitios. Entre los resultados comparados, se presentan 
las curvas de dispersión, perfiles de Vs en los primeros 
50 m y razones espectrales de la componente horizontal 
sobre la vertical (REHV). Ellos son complementados con 
parámetros derivados de los anteriores, como el promedio 
armónico de la velocidad de onda S en los 30 primero 
metros (Vs30) y el periodo predominante del suelo (Tg). 
Cabe destacar que estos son los parámetros que hoy en día 
se utilizan para la clasificación sísmica de suelos en las 
nuevas propuestas de normas sísmicas (NCh433, 2009; 
NCh2369, 2023).

Se observa, en general, una coincidencia en las curvas 
de dispersión entre 0.1 y 10 Hz; pudiendo variar hasta en 
un factor de 2 para frecuencias más altas. Además, en la 
mayoría de los casos, no se obtuvieron resultados confiables 
para frecuencias menores. De igual manera, los perfiles de 
velocidad de onda S en los 50 m superficiales muestran 
coherencia entre sí, pero se observan ciertos resultados 
que presentan inversión de velocidades. Se estima que 
ello redundará en modelos completamente distintos de 
respuesta sísmica, pero escapa a los objetivos del presente 
estudio y se propone analizar en trabajos futuros. Notar 
que en la nueva normativa se considera la ejecución de un 
sondaje para efectos de calibrar la estratigrafía obtenida 
mediante la aplicación de MOS en los primeros 30 m.

De los resultados de REHV, se observa coincidencia en 
la forma de las curvas, pero con posibles variaciones en 
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las amplitudes de ellas. Preliminarmente, se sospecha de 1 
tipo de sensor utilizado, pues es sólo 1 grupo que presenta 
esta gran variabilidad; hecho que será analizado en mayor 
detalle en estudios posteriores.

De los resultados de Vs30 , se observan desviaciones estándar 
menores a 30 m/s, siendo excedido sólo en 1 sitio (CH3). 
Cabe destacar que dicho sitio presenta un comportamiento 
complejo, por lo que se atribuye a esta complejidad la gran 
variabilidad en los resultados. Por otro lado, tal como se 
discutió anteriormente, un grupo presentó curvas de REHV 
con amplitudes distintas al resto. Estas diferencias son las 
que producen variaciones sobre el 20% en 2 casos (TL1 y 
CH1), siendo menores para todos los otros casos. Es por 
ello que se concluye que la estimación de Tg mediante 
REHV es robusta, con poca variabilidad, salvo en casos 
con periodos largos, sobre el periodo natural del sensor. 
Este aspecto debe ser analizado en mayor profundidad 
para mejorar el procedimiento de aplicación de REHV.

Se espera que estos resultados permitan arrojar luces 
sobre la confiabilidad de los MOS para la estimación del 
comportamiento dinámicos de los suelos; en particular, 
en su aplicación a la clasificación sísmica en la normativa 
chilena. Las comparaciones presentadas en este documento 
están siendo complementadas con nuevas mediciones 
en distintas cuidades del país. El objetivo es conseguir 
establecer tendencias más generales y contribuir a la 
elaboración de un Anteproyecto de Norma que establezca 
procedimientos estandarizados para la estimación de estos 
parámetros dinámicos de sitios.
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Los deslizamientos de tierra representan uno de los riesgos 
naturales más frecuentes y destructivos en los últimos años. 
En países altamente sísmicos, la ocurrencia de sismos de 
gran magnitud es un relevante factor desencadenante en la 
generación de estos deslizamientos. Bajo este contexto, es 
de interés para diversas disciplinas de la ingeniería civil, 
el estudio de estos fenómenos mediante análisis empíricos, 
métodos analíticos y modelación numérica, que permitan 
reproducir o predecir estos complejos problemas. Para 
avanzar en el entendimiento de este tipo de deslizamientos, 
en este trabajo, se desarrolla una modelación computacional 
que permita describir la dinámica de un deslizamiento de 
tierra y/o roca producto de una acción sísmica, utilizando 
el Método de Punto Material (MPM). Actualmente, el uso 
del MPM resulta de gran interés al tratarse de un método 
numérico desarrollado con la capacidad de modelar grandes 
deformaciones. Esto a diferencia de los métodos tradicionales, 
como por ejemplo el Método de los Elementos Finitos (MEF), 
el cual no logra representar de manera precisa este tipo de 
problemas debido a que en el proceso se generan errores 
asociados a distorsión de la malla. En este trabajo, se lleva 
a cabo una modelación sobre un caso real y documentado, 
consistente en el deslizamiento masivo ocurrido en la 
localidad de Daguangbao, China, provocado por el terremoto 
de Wenchuan el año 2008. Los resultados obtenidos logran 
capturar la dinámica del deslizamiento en términos de 
velocidades, deformaciones y distancia de recorrido según 
los reportes existentes y otros trabajos de investigación. Las 
velocidades máximas alcanzadas del deslizamiento, del orden 
de los 100 km/h, corroboran la categoría catastrófica de este 
evento. 

Palabras clave: deslizamientos masivos, Método Punto 
Material, problema de grandes deformaciones 

Landslides represent one of the most frequent and 
destructive natural hazards in recent years. In highly 
seismic countries, the occurrence of large earthquakes 
is a significant triggering factor in the generation of 
these landslides. Therefore, it is of interest to various 
disciplines within civil engineering to study these 
phenomena through empirical analysis, analytical 
methods, and numerical modelling, aiming to provide 
a more accurate representation of these complex 
phenomena. For this purpose, a computational 
modelling approach is developed to describe the 
dynamics of a landslide or rockslide induced by 
seismic loading, using the Material Point Method 
(MPM). Presently, the utilization of MPM holds 
considerable significance because it is a numerical 
method engineered to simulate large deformations. 
This stands in contrast to conventional methods like 
the Finite Element Method (FEM), which struggles to 
precisely deal with this type of problems due to the 
generation of errors related to mesh distortion. In this 
study, it is performed a modelling process involving a 
real and documented scenario—a massive landslide 
occurrence in the vicinity of Daguangbao, China, 
triggered by the 2008 Wenchuan Earthquake. The 
obtained results successfully capture the landslide 
dynamics in terms of velocities, deformations, and 
travel distances in accordance with existing reports 
and other research endeavours. The maximum 
attained velocities of the landslide are approximately 
100 km/h, affirming the catastrophic nature of this 
event.

Keywords: massive landslides, Material Point Method, 
large deformation 
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Introducción
Los deslizamientos de tierra masivos son por definición 
grandes masas de suelo y/o roca, que posterior al colapso, 
movilizan el material a elevadas velocidades desarrollando 
un gran potencial destructivo. La predicción de este tipo 
de deslizamientos toma relevancia producto del carácter 
catastrófico que manifiesta si existiese interacción con las 
comunidades o la infraestructura civil. Un deslizamiento 
puede ser analizado considerando diversos aspectos, 
entre los que destacan, los factores desencadenantes, 
el tipo de falla, y la forma en cómo se moviliza la masa 
de suelo y/o roca posterior al colapso. Diversos métodos 
de cálculo son capaces de predecir la inestabilidad de 
un talud en condiciones estáticas y sísmicas, abordando 
también la respuesta dinámica de la masa de suelo en 
diferentes condiciones de drenaje y de carga, con el 
objetivo de evaluar el proceso hasta la falla (e.g. Angeli 
et al., 1996; Prieto et al., 2020). Sin embargo, evaluar una 
etapa posterior a la rotura es inviable para los métodos 
analíticos tradicionales e incluso para métodos numéricos 
que se basan en, por ejemplo, el método de elementos 
finitos (FEM). Actualmente, se hace necesario estudiar 
qué ocurre con el deslizamiento posterior a la rotura, para 
eventualmente, generar un mapa de riesgo o preparar 
medidas de mitigación. En este sentido, los modelos 
computacionales toman relevancia, y principalmente, los 
métodos que permiten modelar procesos de tierra sólida 
que manifiestan grandes deformaciones, como lo son, el 
método del punto material (MPM), el método de elementos 
discretos (DEM), Smoothed-Particle Hydrodynamic 
(SPH), Discontinuous deformation analysis (DDA), entre 
otros métodos.

La selección de un método que sea capaz de modelar 
adecuadamente las grandes deformaciones producto de un 
colapso, es parte de los desafíos de este trabajo. Además, 
se busca desarrollar un modelo que integre las ventajas que 
proporciona el MEF y la capacidad de modelar grandes 
deformaciones. Bajo este contexto, el MPM proporciona 
esta dualidad, y se utilizará para modelar un talud de 
grandes dimensiones sujeto a una acción sísmica. El MPM 
fue desarrollado en 1968 por Harlow F., en el Laboratorio 
Nacional de Los Alamos, EEUU, en donde desarrolló las 
bases del método permitiendo describir la dinámica de 
un flujo de fluido a través de una malla fija, este método 

inicialmente se llamó PIC (Particle-in-Cell). Luego, Sulsky 
et al. (1994) y Sulsky y Schreyer (1996) extendieron el 
enfoque para resolver problemas relacionados con la 
mecánica de sólidos.

En las últimas décadas, el uso de este método en problemas 
geomecánicos ha sido de gran interés. Diversos problemas 
de este tipo han sido abordados, por ejemplo, flujos 
granulares, llenado de silos, fallas de muros de contención, 
procesos de corte y excavaciones (Wieckowski, 2004; 
Beuth, 2012). La modelación de deslizamientos de masas 
de suelo de distintas tipologías también ha sido objeto de 
estudio (Andersen y Andersen, 2010; Yerro et al., 2013). 
En esta misma línea, y considerando además la interacción 
acoplada entre las presiones de fluido y las partículas 
sólidas, se han implementado diversas formulaciones 
matemáticas (Al-Kafaji, 2013; Jassim et al., 2013; Zabala 
y Alonso, 2011). Por otro lado, una serie de modelos 
numéricos sobre casos reales han sido realizados, entre los 
que desatacan el deslizamiento de la presa de Aznalcóllar 
(Zabala y Alonso, 2011), el gran deslizamiento de Vaiont 
(Pinyol et al., 2018) y el deslizamiento de Oso en EEUU 
en el año 2014, entre otros casos. El uso del MPM en 
problemas de deslizamientos considerando una carga 
sísmica es relativamente nuevo. Estudios recientes en esta 
materia corresponden a las investigaciones enfocadas en la 
implementación de condiciones de borde (Alsardi y Yerro, 
2023; Kohler et al., 2022). 

Este trabajo se enfoca inicialmente solo en la aplicación 
de la carga sísmica en la base del modelo, la cual genera 
fuerzas sísmicas inerciales desestabilizadoras en la masa 
de suelo. Uno de los objetivos es poder verificar que la 
incorporación de la carga sísmica de un caso real puede 
iniciar el movimiento y eventualmente provocar el 
deslizamiento de una gran masa de material. El código 
numérico que se utiliza corresponde a Anura3D (Anura3D 
MPM Research Community), el cual ha sido modificado 
para incluir la acción sísmica. El modelo computacional 
no considera la respuesta dinámica del suelo en términos 
de amortiguamiento y degradación del módulo de corte, 
más bien, el suelo de fundación es utilizado principalmente 
como la base elastoplástica en donde la masa de suelo que 
colapsa pueda moverse o “fluir”. El suelo de fundación 
se considera linealmente elástico, sin embargo, dada la 
naturaleza de la formulación dinámica del MPM, es capaz 
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de trasmitir las ondas adecuadamente.

El modelo seleccionado y que se presenta en este 
trabajo corresponde al caso de deslizamiento masivo de 
Daguangbao, ocurrido en China, en el año 2008, el cual 
se reconoce que fue inducido por el gran terremoto de 
Wenchuan. El modelo considera el registro de aceleraciones, 
las propiedades geotécnicas de los materiales involucrados 
y condiciones de borde absorbentes. La configuración 
del modelo se plantea considerando los siguientes 
ítems: geometría del modelo, registro de aceleraciones, 
condiciones de borde, parámetros geomecánicos, etapas y 
consideraciones de cálculo.

Modelo computacional
Conceptos generales del MPM
El MPM combina los métodos de partículas y las ventajas 
del MEF. Por lo anterior, se puede describir como un 
método híbrido o una extensión del MEF en donde se 
utiliza una malla fija de fondo para resolver las ecuaciones 
de gobierno (momentum), mientras que el continuo o el 
material se representa mediante partículas Lagrangianas 
de masa fija (ver Figura 1). La información que transportan 
las partículas (movimiento, tensión, deformación, 
densidad, entre otras) se proyecta en la malla a través de 
sus nodos en cada paso de solución con el fin de cubrir 
íntegramente el dominio del problema y en la cual, se 
imponen las condiciones de contorno. Posteriormente, 
en la malla Euleriana fija se resuelve las ecuaciones de 
gobierno o de equilibrio de forma discreta para así dar 
paso a la actualización de la posición de las partículas y 
la transferencia de la información. En cada paso la malla 
es descartada o reseteada, ya que toda la información 
la transporta las partículas que definen el estado del 
subdominio que representan. En la Figura 2, se ilustra de 
manera resumida el ciclo de cálculo del método.

Las ecuaciones de gobierno para problemas acoplados 
considerando interacción fluido-sólido en MPM se definen 
como un problema de 2 fases en medio poroso saturado 
(Jassim et al., 2013), y dependiendo de la formulación se 
pueden describir el balance de masa para cada fase de forma 
independiente dando origen a formulaciones de 1, 2 ó 3 
puntos. A continuación, y de manera resumida, se indican, 
por ejemplo, las ecuaciones de balance de momentum en 
(1) y (2), y balance de masa en (4) y (5), para fase sólida 

y líquida, respectivamente, considerando una formulación 
de 2 fases – 1 punto.

Donde, aL es la aceleración de la fase líquida; vS y vL son 
las velocidades del líquido y sólido, respectivamente; b es 

Figura 1: Discretización espacial de un cuerpo continuo 
con nodos de la malla computacional y puntos materiales 
(modificada de Alonso, 2021)

Figura 2: Fases de cálculo para un incremento de tiempo en 
MPM.
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el vector de fuerza de cuerpo; pL es la presión del líquido, 
rL es la densidad del líquido, mL es la viscosidad cinemática 
del líquido; KL es la permeabilidad intrínseca del líquido; n 
es la porosidad; aS es la aceleración de las partículas 
sólidas; ss es el tensor de tensiones totales de Cauchy de la 
mezcla; rS es la densidad de las partículas sólidas y rm es 
la densidad de la mezcla. 

Antecedentes del deslizamiento Daguangbao
En este apartado se aborda la modelación y el análisis 
realizado sobre un caso real seleccionado, el que consiste 
específicamente en un talud de grandes dimensiones 
ubicado en la zona de Wenchuan, en la región de Sichuan, 
China. Este talud fue afectado por un deslizamiento masivo 
producto de un terremoto de magnitud 8.0 Mw ocurrido el 
12 de mayo del año 2008. Este deslizamiento se denominó 
con el nombre de “Daguangbao” y consistió en el 
deslizamiento de mayores dimensiones entre los ocurridos 
luego del terremoto de Sichuan. La distancia total de 
recorrido del material colapsado se aproxima a un valor de 
4.5 km (Zhang et al., 2015). Esto se ve representado en la 
Figura 3, además de resaltar la topografía original del talud 
previo a la ocurrencia del deslizamiento (destacada en 
color verde), se muestra la topografía generada posterior al 
deslizamiento (destacada en color morado).

Figura 3: Geometría antes y posterior al colapso (Song et al., 
2016)

Durante el deslizamiento, y antes de llegar a la zona final 
de Pingliangzi, se genera una zona de acumulación de 
material en la zona del valle de Huangdongzi en donde el 
material depositado alcanzó una altura incluso superior a 
los 600 m, alterando drásticamente la topografía del lugar. 
Fotografías de dichas zonas se muestra en la Figura 4.

Figura 4: Deslizamiento de Daguangbao: a) superficie de falla 
(Song et al., 2016) y b) depositación y dirección de deslizamiento 
(Zhang et al., 2015)

Estos cambios topográficos producto del deslizamiento de 
Daguangbao se cuantifican en un área afectada estimada 
entre 7.3 a 10 km2, con un volumen de material desplazado 
que se estima entre 750 a 840 x 106 m3 (Zhang et al., 2015). 
Al tratarse de un caso real documentado por diversos 
autores, se tiene a disposición una serie de parámetros 
geotécnicos, así como la geometría específica, y otros 
antecedentes relevantes para el modelo.

Geometría del modelo
Respecto de la geometría del modelo, se tiene que el talud 
en el cual ocurre el deslizamiento masivo de Daguangbao 
corresponde a material rocoso de dimensiones 
considerables. Específicamente presenta una altura 
máxima de 2250 m y una longitud de aproximadamente 
6000 m. 

De acuerdo con Song et al. (2016), el talud está compuesto 
por tres materiales diferentes, consistentes todos en 
rocas de diversas características. Para efectos prácticos 
de modelación e identificación, estos materiales se han 
denominado como Material 1, Material 2 y Material 
3 respectivamente, siendo el Material 1 y el Material 
2 los materiales que deslizan por sobre el Material 3. 
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Adicionalmente, para esta modelación se toma como 
parámetro de referencia la superficie de falla propuesta por 
Song et al. (2016).

Una representación de la geometría descrita, incluyendo la 
superficie de falla estimada, se presenta a en la Figura 5.

Figura 5: Geometría del modelo caso deslizamiento de 
Daguangbao 

En el modelo se considera la incorporación del registro 
sísmico asociado al terremoto de Sichuan, correspondiente 
al terremoto que desencadenó el deslizamiento masivo de 
Daguangbao. Este sismo fue generado por el movimiento 
de la zona de fallas de Longmenshan, provocando la 
compresión de las fallas de Maoxian-Wenchuan, Yingxiu-
Beichuan y Jiangyou-Guanxian (Song et al., 2016).

El sismo tuvo una magnitud de 8.0 Mw y el acelerograma 
considerado corresponde al registrado por la estación 
sísmica 51MZQ de China (https://www.strongmotioncenter.
org/), el que se muestra en la Figura 6. Este sismo tuvo 
una duración de aproximadamente 60 s y alcanzó una 
aceleración máxima de 0.8g, la cual fue alcanzada luego 
de transcurridos alrededor de los primeros 20 s.

Es importante mencionar que el código Anura3D no trabaja 
directamente con el registro de aceleraciones, sino que, con 
velocidades prescritas, por lo que se realiza un paso previo 

de integración para obtener el registro de velocidades, las 
cuales se presentan en la Figura 7.

Figura 7: Registro de velocidades del sismo Sichuan 2008.

Parámetros geotécnicos y configuración 
del análisis
El modelo tal como se mostró previamente en la Figura 
3, se conforma principalmente por tres materiales, 
correspondientes a materiales de tipo rocoso. Además, se 
considera una base rígida que se incorpora exclusivamente 
con la finalidad de aplicar en ella el registro sísmico 
del terremoto. Cabe mencionar, que en este método las 
velocidades se aplican en los puntos materiales de cada 
elemento que forma la base rígida.

Cada uno de los materiales presenta parámetros geotécnicos 
particulares. Para definir estos parámetros se recopilaron y 
analizaron diversos documentos de trabajos con temáticas 
relacionadas al deslizamiento de Daguangbao, en los cuales 
se presentaban valores propuestos para la caracterización 
del talud. 

Los parámetros geotécnicos que finalmente fueron definidos 
para cada material y utilizados en la confección del modelo, 
fueron tomados con base en lo propuesto por Song et al. 
(2016). Estos parámetros se detallan en la Tabla 1.

La malla de elementos finitos está constituida por elementos 
triangulares considerando tres puntos materiales por 
elemento. El tamaño de todos los elementos corresponde a 
50 m. En la Figura 8 se puede apreciar la malla configurada 
de tal forma que se dispone de una zona vacía (sin 
material) que será la zona por donde el material colapsado 
puede movilizarse. También se puede apreciar los distintos 
materiales que componen el modelo y particularmente se 
puede observar en color azul una base rígida que es donde 
es aplicada la carga sísmica. Respecto de las condiciones Figura 6: Registro de aceleraciones del sismo Sichuan 2008.
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de borde, para una primera etapa de cálculo, la fase 
estática, se consideran las clásicas condiciones de borde 
asignadas en los bordes del modelo. Esto es, fijas en la 
dirección horizontal y vertical en el borde inferior de 
la base rígida, fija en dirección horizontal en los bordes 
laterales y fija en dirección vertical en el borde superior del 
modelo. Para una segunda etapa de cálculo (fase dinámica), 
de manera simplificada, se consideran condiciones de 
bordes absorbentes (elementos Kelvin Voigt) en las zonas 
laterales del modelo, tal que, disminuyan en parte el rebote 
de las ondas sísmicas aplicadas en la base y las ondas 
producto del propio movimiento que pudiese provocar 
deslizamiento. Cabe mencionar que en este caso no se 
considera la presencia de agua al interior de material, vale 
decir, se trabaja en condición de suelo seco, lo que sería un 
caso particular de un modelo bifásico.

En el modelo, inicialmente se establece las condiciones 
de tensiones correspondientes al estado de tensiones 
geostáticas o etapa 1 de cálculo, en donde se aplica la 
carga de gravedad en dos pasos de tiempo para todo el 
dominio. En esta etapa se realiza un análisis cuasi-estático 
considerando un amortiguamiento local homogéneo de 
0.8, con el objetivo de mejorar la estabilidad numérica 
y convergencia del modelo. Para la fase dinámica, que 
es cuando se aplica la carga sísmica y eventualmente 
comenzará a movilizarse el talud, se configura con un paso 

de tiempo equivalente a 0.1 s y un total de 600 pasos de 
tiempo, para completar la duración total del sismo (60 
s). Para esta etapa, el amortiguamiento local se reduce 
drásticamente a 0.05. El análisis incorpora también la 
interacción existente en el contacto entre materiales, 
ingresando los coeficientes de fricción respectivos.

Finalmente, la implementación computacional del caso 
se realiza en un computador de alto rendimiento con las 
características que se detallan en Tabla 2.

Tabla 2: Principales características de CPU utilizado.
Procesador Intel® Xeon® Gold 5218 CPU@2.25GHz
Almacenamiento 40 GB (HDD) + 200 GB (SSD)
Memoria RAM 40 GB
N° de núcleos 20 Cores
Sistema Operativo Windows 10 ® (64 bits)
Servidor SynergyGrid, FIULS 2030

Resultados
En la Figura 9 se puede visualizar los resultados 
correspondientes a las tensiones geostáticas horizontales y 
verticales al finalizar la aplicación de la carga de gravedad. 
Respecto de la fase dinámica, el análisis de resultados está 
enfocado en el comportamiento de tres variables en función 
del tiempo, las cuales consisten en los desplazamientos, 
velocidades y deformaciones volumétricas.

En la Figura 10 se muestra de forma general el 
comportamiento que tiene cada material durante toda la 
duración del evento sísmico. En color azul se muestra el 
Material 1, en color celeste el Material 2 y en color rojo el 
Material 3.

De manera adicional, se define un conjunto de puntos 
materiales representativos de los Materiales 1 y 2, con el 
fin de realizar un seguimiento del comportamiento de los 

Tabla 1: Parámetros geotécnicos de los materiales
Caracterización de materiales

Nombre Material 1 Material 2 Material 3

Tipo de material (estado) Seco Seco Seco

Modelo constitutivo Mohr-
Coulomb

Mohr-
Coulomb 

Mohr-
Coulomb

Parámetro

Porosidad 0.1 0.1 0.1

Densidad del sólido rS, kg/m3 2700 2700 2600

Densidad del líquido rL, kg/m3 1000 1000 1000

Coef. de empuje en reposo K0 0.5 0.5 0.5

Ángulo de fricción f, ° 10.8 12.2 23.5

Cohesión c, kPa 1276 1576 30000

Módulo de elasticidad E, kPa 1.86 x 106 2.63 x 106 14.8 x 106

Coeficiente de Poisson n 0.2 0.2 0.2

Resistencia a la tracción, kPa 12 32 557

Figura 8: Malla de elementos finitos y materiales involucrados 
en el modelo.
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desplazamientos presentados por dichos materiales durante 
todo el cálculo. Estos conjuntos de puntos representativos 
se definen en la zona central de la respectiva superficie 
que abarca tanto el Material 1 como el Material 2. A 

Figura 9: Tensiones geostáticas Etapa 1. Aplicación de la carga 
de gravedad.

Figura 10: Evolución del deslizamiento posterior a la falla (fase dinámica). 

continuación se presenta la Figura 11 que muestra los 
puntos seleccionados.

Los resultados mostrados en la Figura 12 indican 
que los desplazamientos máximos horizontales son 
aproximadamente 1237 m para el Material 1 y de 1450 
m para el Material 2, además se observa entre ambos 
materiales una distancia total de material desplazado 
de aproximadamente 3500 m. También, se registraron 
velocidades máximas horizontales de aproximadamente 
43 m/s para ambos materiales, alcanzadas alrededor 
de los primeros 25 a 30 s de iniciado el deslizamiento. 
Adicionalmente, se obtuvo una acumulación de 
deformaciones volumétricas en la zona del valle de 
Huangdongzi, específicamente en la interface de la 
superficie de contacto.

Conclusiones
Teniendo en consideración la magnitud de los resultados, 
se observa que el sismo es suficiente para generar la falla, 
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Figura 11: Conjuntos de Puntos Materiales seleccionados para 
cada material.

Figura 12: Desplazamientos y velocidades respecto de los puntos 
de control.

resultando en desplazamientos del orden de kilómetros y 
velocidades superiores a los 150 km/h (~42 m/s). Además, 
se puede concluir que estos resultados reafirman la categoría 
de deslizamiento masivo y catastrófico que se asigna a 
Daguangbao. Esto realza el peligro que representan este 
tipo de deslizamientos cuya ocurrencia puede provocar 
graves daños en infraestructuras e incluso la pérdida de 
vidas humanas. Un aspecto también relevante son las 
velocidades calculadas en el modelo, las cuales como se 
indica son de gran magnitud, por tanto, el deslizamiento 
también puede clasificar, desde este punto de vista, como 
un deslizamiento rápido.

Por otro lado, si bien los resultados obtenidos están 
dentro de los rangos esperados, la precisión de la 

modelación realizada podría mejorar llevando a cabo 
dicha modelación de manera tridimensional, opción que 
se descartó inicialmente debido a la complejidad y los 
altos requerimientos computacionales asociados. Se debe 
indicar también que la modelación de deslizamientos 
masivos con características catastróficas, corresponde a 
una línea de investigación activa dentro de la ingeniería 
geotécnica, que intenta avanzar en el conocimiento de: 
mecanismos de falla desencadenantes; la dinámica de los 
deslizamientos; y la predicción y/o modelación de este 
tipo de problemas. Esto con el objetivo de poder generar 
información relevante para las actualizaciones de los planes 
de urbanización territorial, medidas de protección y/o 
mitigación, así como también monitoreo en tiempo real. En 
cuanto al proceso fenomenológico de los deslizamientos 
masivos catastróficos, en este trabajo se ha podido capturar 
la dinámica de estos, respecto de las velocidades que 
pueden alcanzar y los volúmenes de material movilizado. 
Sin embargo, el proceso físico que explique el aumento 
repentino de las velocidades es actualmente materia de 
investigación y se instala como futuras líneas de trabajo.
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La construcción de edificios ha contribuido considerablemente 
en la contaminación ambiental. Por tal motivo, diferentes 
países han generado políticas públicas enfocadas a reducir 
la huella de carbono, incentivando el uso de la madera como 
material en la construcción. Por otra parte, la aislación basal 
es una tecnología probadamente eficaz de protección sísmica, 
que se ha implementado principalmente en edificios de concreto 
y acero, pero uno de los aspectos que más ha limitado su uso 
a nivel mundial, es el costo de su implementación (aisladores, 
losa de aislación, muro perimetral de impacto). En este trabajo 
se presentan los resultados de un estudio experimental en mesa 
vibradora de una estructura de madera de entramado ligero de 
3 pisos a escala 1:2, con aisladores de tipo péndulo friccional 
resiliente a impacto lateral. Los resultados experimentales 
obtenidos indicaron que pese a haber sometido la estructura 
a excitaciones de gran intensidad, incluso con demandas 
superiores al sismo máximo posible, la superestructura no 
presentó daño. El uso de estos dispositivos evitaría la necesidad 
de construir un muro perimetral, ya que tienen la capacidad de 
absorber en forma controlada los efectos del eventual impacto 
de los deslizadores contra su propio anillo interno. 

Palabras clave: aislación sísmica, mesa vibradora, aisladores 
friccionales, edificio de entramado ligero

The construction of buildings has contributed 
considerably to environmental pollution. For this 
reason, different countries have implemented public 
policies focused on reducing the carbon footprint 
through the use of wood in construction. On the 
other hand, base isolation is an effective technology 
for seismic protection, which has been implemented 
mainly in concrete and steel buildings. Still, one of 
the aspects that has most limited its use is the cost 
of its implementation (isolator devices, isolation base, 
perimeter moat wall). This paper presents the results 
of a shaking table test of a light frame timber building 
of 3 floors at a 1:2 scale, isolated with frictional 
pendulum devices, which are resilient to impact. The 
experimental results indicated that the superstructure 
did not present damage even when subjected to extreme 
ground motions (demands higher than the maximum 
possible earthquake). The use of these devices could 
avoid the construction of a perimeter wall since they 
can absorb in a controlled way the effects of the 
eventual impact of the sliders against their inner ring.

Keywords: seismic isolation, shaking table, frictional 
isolators, light frame timber building

Introducción
La aislación basal es una técnica para proteger estructuras 
en zonas de alta amenaza sísmica, cuya eficacia hoy es 
ampliamente reconocida debido a que ha sido estudiada de 

forma teórica y experimental durante las últimas décadas, 
y a que las estructuras aisladas mostraron un excelente 
desempeño sísmico cuando fueron sometidas a eventos 
de gran magnitud (Almazán, 2001). En Japón el uso de 
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aislación sísmica se ha masificado, mientras que en países 
como EEUU y Chile su uso ha sido más bien limitado 
y la implementación de esta tecnología ha ocurrido 
principalmente en edificios públicos y hospitales (Becker 
et al., 2015).

Por otra parte, las estructuras de madera se caracterizan por 
presentar un buen desempeño sísmico durante eventos de 
gran magnitud mostrando baja probabilidad de colapso. Sin 
embargo, han presentado daño severo en sus componentes 
no estructurales cuando fueron sometidas a movimientos 
extremos, esto se evidenció por ejemplo en el sismo de 
Northridge (Comerio, 1997; Kircher et al., 1997; Jampole 
et al., 2016). 

La aislación sísmica es una alternativa que se podría 
emplear en la protección de estructuras de entramado 
ligero de madera. Por sus características, la aislación tipo 
friccional es la más apropiada para este tipo de estructuras 
(Jampole et al., 2016). Se han realizado diferentes estudios 
para verificar la eficiencia de la aislación friccional 
en estructuras de entramado ligero de madera. Estas 
investigaciones indicaron que el uso de la aislación 
friccional permitió: 1) reducir las aceleraciones de piso y 
los desplazamientos relativos de entrepiso, 2) mantener a 
la superestructura en el rango elástico, y 3) conservar la 
funcionalidad de las estructuras luego de ser sometidas a 
eventos sísmicos destructivos (Pall y Pall, 1991; Zayas y 
Low, 1997; van de Lindt et al., 2011).

Pese a la eficiencia de la aislación sísmica friccional en 
estructuras de entramado ligero de madera, su uso ha 
sido limitado principalmente debido al costo de: (1) los 
aisladores; (2) los ensayos requeridos de prototipo; y (3) 
la construcción de diafragmas horizontales rígidos sobre el 
sistema de aislación (Jampole et al., 2016; Symans et al., 
2002; Sancin et al., 2014). 

Adicionalmente, las estructuras aisladas requieren 
desplazarse libremente dentro de un cierto rango de 
desplazamiento, para lo cual las normas de aislación 
sísmica como la NCh2745 (2013) y el ASCE/SEI 7 (2016) 
establecen que debe ser los suficientemente grande para 
que la estructura no impacte con el muro perimetral 
(moat wall) ante el sismo máximo considerado (MCE) 
(Masroor y Mosqueda, 2015). La construcción de este 
tipo de adecuaciones que se necesitan para el correcto 
funcionamiento de una estructura aislada incrementa 

aún más el costo de la construcción de edificios de base 
aislada, haciéndolo poco competitivo en comparación 
a las estructuras de base fija, las cuales se implementan 
masivamente, a pesar de no tener el mismo nivel de 
desempeño sísmico que las estructuras de base aislada.

Considerando que el impacto puede ser uno de los 
causantes de colapso (Bao et al., 2017; Becker et al., 
2017) y que la construcción del moat wall podría evitarse, 
Auad y Almazán (2021) desarrollaron un dispositivo 
denominado IR-DCFP (Impact Resilient Double Concave 
Frictional Pendulum), el cual es capaz de reducir las 
fuerzas producidas por impacto. El dispositivo tiene dos 
interfaces de roce, la primera interfaz llamada de bajo roce 
o exterior se produce debido al roce producido entre una 
placa polimérica y el acero inoxidable de la superficie de 
deslizamiento. La segunda interfaz llamada de alto roce o 
interior se obtiene debido al contacto entre dos superficies 
metálicas, que se activa únicamente cuando existe impacto 
contra el anillo perimetral del aislador (Nivel MCE).

Para validar la eficiencia del sistema de aislación mediante 
el uso de dispositivos IR-DCFP en una estructura de 
entramado ligero de madera, se realizaron diferentes 
ensayos en mesa vibratoria de una probeta de 3 pisos con 
escala geométrica 1:2, cuyos resultados se describen y 
discuten a continuación.

Descripción de la probeta
La probeta es una estructura de entramado ligero de 
madera que fue escalada con una relación 1:2, y que es 
representativa de una vivienda unifamiliar de 21.64 m2.

La Figura 1(a) muestra que la planta de la probeta tiene 
una dimensión de 2.76 m × 1.96 m, con 3 tipos de muros 
de entramado ligero: Muro L localizado en el extremo sur, 
Muro I central, Muro C en el extremo Norte. Estos muros a 
su vez estaban conformados por paneles denominados W1, 
W2 y W3. Los paneles W2 y W3 tienen una dimensión de 
0.65 m y el panel W1 tiene una dimensión de 1.96 m. Estos 
paneles se conformaron con pies derechos de 4.1 cm × 
13.7 cm de grado C16 de acuerdo con la norma NCh1198 
(2014). En la planta se puede apreciar la ubicación de los 
anclajes tipo hold down. Notar que no existen anclajes en 
los dos extremos del panel W2, debido a que se consideró 
que existe un acople tridimensional entre los paneles que 
forman los muros. 
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La Figura 1(b) muestra una vista en elevación de la 
fachada norte de la probeta, que tiene una altura de 4.29 m. 
Se muestra la nomenclatura que se utilizó para identificar 
los niveles, siendo el nivel 0 (N0) el nivel de aislación, y 
el nivel 3 (N3) el nivel del techo, adicionalmente se puede 
ver que se colocaron diafragmas denominados D1 en los 
niveles de la superestructura y un diafragma D0 en el nivel 
de aislación. Este diafragma se formó con pies derechos de 
4.1 cm × 18.5 cm.

Adicionalmente, se puede observar que se colocaron masas 
adicionales mediante cubos de hormigón de 20 cm y 15 cm 
de lado en los diferentes niveles de la probeta. La masa 
adicional se colocó con el objetivo de aumentar las fuerzas 
inerciales de tal forma de aumentar las deformaciones de 
la estructura de madera. Considerando el peso propio y la 
sobrecarga generada por los cubos de hormigón se obtuvo 
que el peso total de la probeta (W) fue de 8.1 ton.

El sistema de aislación se diseñó siguiendo los lineamientos 
de la NCh2745 (2013) y asumiendo que la probeta estaría 
localizada en suelo C y zona 3. El sistema de aislación 
consistió en 4 aisladores IR-DCFP que se colocaron en 
los 4 extremos del diafragma D0. El deslizador tiene un 
diámetro de 8 cm, y la distancia libre d entre el anillo 
perimetral y el deslizador es de 6 cm. Se espera entonces 
que la superficie de alto roce se active una vez que el 
desplazamiento total sea mayor a 2d (12 cm).

La Figura 2(a) muestra los componentes del deslizador, se 
aprecia que el dispositivo tiene dos placas de cobre que 
conforman la superficie de alto roce. Además, tiene dos 
piezas de acero HE y M, exteriormente el dispositivo tiene 
2 placas poliméricas. La Figura 2(b) muestra el dispositivo 
ensamblado, donde se aprecia que las placas poliméricas 
tienen un área de contacto reducida, lo cual se debe a 
que se dimensionó el dispositivo para que soporte una 
presión de contacto de 25 MPa (presión cercana a la que 
tendría la placa de contacto de un deslizador friccional en 
una estructura de entramado ligero real). La Figura 2(c) 
muestra el dispositivo en posición deformada luego de 
que se produjo un impacto entre el anillo perimetral 
y el deslizador. Se aprecia que el impacto produce un 
movimiento relativo de la pieza HE con respecto a la 
pieza M, lo cual activa la superficie de alto roce. En esta 
figura también se aprecia las superficies de deslizamiento 
superior e inferior, las cuales tienen un radio de curvatura 
75 cm y un ancho total de 20 cm. Adicionalmente se puede 
ver que no se colocó el anillo perimetral en todo el borde 
del dispositivo, sino únicamente perpendicular al sentido 
del movimiento que se impuso con la mesa vibradora (Este 
– Oeste).

Setup del ensayo
Para realizar la instrumentación del ensayo se utilizaron 
más de 60 sensores tales como: sensores láser de 

Figura 1: a) Planta de la probeta y b) fachada Norte de la probeta 
(dimensiones en metros)
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F3 = m3 × a3                                                                      (1)

F2 = F3 + m2 × a2                                                               (2)

F1 = F2 + m1 × a1                                                               (3)

F0 = F1 + m0 × a0                                                                (4)

donde F(j) son las fuerzas de corte en los diferentes niveles 
j = 0, 1, 2, 3; a(j) son las aceleraciones medidas en el centro 
de masa de cada nivel; y m(j) son las masas en cada nivel.

Resultados experimentales
La probeta fue sometida a una serie de señales de entrada 
que incluyeron: ruido blanco, señales senoidales y 
registros sísmicos. Por razones de espacio, los resultados 
que se presentan en este artículo se enfocan en la respuesta 
obtenida para dos excitaciones: (1) movimiento armónico 
de 1.5 s de periodo; y (2) componente longitudinal del 
sismo del Maule (2010), estación de Concepción Centro, 
con un factor de escala F = 1.30. La Figura 4 muestra una 
comparación del espectro de respuesta en aceleración 
de la señal medida en la mesa de carga comparada con 
el espectro normativo para zona 3 y suelo C. La señal 
generada produjo una pseudo-aceleración 1.5 veces mayor 
que la correspondiente al espectro en zona 3 y suelo C a 
nivel MCE de la NCh2745 (2013), en la zona comprendido 
entre 1 y 1.75 s.

En la Figura 5 se presentan los resultados correspondientes 
al ensayo armónico para el cual se produjo impacto 

Figura 3: Setup de ensayo (Laboratorio de Ingeniería Estructural 
PUC)

Figura 2: a) Componentes IR-DCFP; b) deslizador ensamblado 
y c) deslizador luego de impactar

desplazamiento, acelerómetros uniaxiales y triaxiales, 
potenciómetros de desplazamiento, y strain gauges. La 
Figura 3 muestra una fotografía del setup del ensayo. Se 
puede ver que la mesa vibradora está conectada en serie a 
otra mesa vibradora que controla el movimiento. Se hizo 
este arreglo debido a que la mesa de control no soportaba 
la carga vertical de la probeta. Las características de la mesa 
que carga a la probeta son: máximo desplazamiento ± 50 
cm, máxima velocidad 0.5 m/s, máxima carga 200 kN.

Estimación de las fuerzas de corte por piso
Todos los cálculos que se presentan a continuación se 
basan en las fuerzas obtenidas usando la información de 
los acelerómetros. Las ecuaciones usadas para el cálculo 
de los cortes de piso son:
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interno en los aisladores. Se muestra en la parte superior 
e inferior de la figura un acercamiento a las zonas donde 
quedan en evidencia los 5 impactos identificados, 3 
para desplazamientos positivos (#1, #3, y #5) y 2 para 
desplazamientos negativos (#2, y #4). Se puede concluir 
que el coeficiente de fricción medio en la interfaz de alto 
roce tiene un valor máximo comprendido entre 0.16 y 0.19, 
que tiende a disminuir con la velocidad de deformación. 
Debe destacarse que a pesar de que la torsión en planta es 
pequeña, es suficiente para que el impacto interno no se 
produzca al mismo tiempo en todos los aisladores.

Figura 4: Espectro de respuesta de la señal de entrada

Figura 5: Relación constitutiva medida del sistema de aislación para excitación armónica. 
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La Figura 6(a) muestra las respuestas en aceleración medida 
en el centro de masas de cada nivel de la superestructura 
en una ventana temporal comprendida entre 14.5 y 16 s. Se 
observa que el impacto se produce en el tiempo 15.2 s y 
que su efecto inmediato es un incremento de la aceleración 
en todos los niveles, siendo más evidente el incremento en 
los niveles inferiores. Además, se observa que luego de que 
ocurre el impacto las aceleraciones disminuyen hasta que 
los dos niveles superiores entran en “contrafase” respecto 
a los 2 niveles inferiores, con una frecuencia aproximada 
de 4 Hz (frecuencia asociada al segundo modo).

La Figura 6(b) muestra los valores máximos de aceleración 
obtenidos en cada nivel (PFA). Se observa que pese a que 
la señal de entrada alcanzó un valor cercano a 1.8g, en la 
superestructura no se observaron aceleraciones mayores a 
0.44g. Para evidenciar de mejor manera la reducción de la 

aceleración por efecto de la aislación se normalizaron los 
PFA respecto a la aceleración medida en la mesa vibradora 
(PGA). Se observa que la aceleración en la superestructura 
no supera el 25% del PGA (ver Figura 6(c)).

La Figura 7(a) muestra la respuesta en el tiempo del 
sistema de aislación. Se aprecia que la fase intensa del 
movimiento ocurre entre 14 y 21 s, en los que el sistema 
de aislación tuvo desplazamientos mayores a 12 cm, los 
cuales activaron la superficie de alto roce. La Figura 7(b) 
muestra la historia de la fuerza lateral a nivel de la aislación 
normalizada respecto al peso W, donde se observa que esta 
fuerza alcanzó un valor del 25% del peso W en el momento 
del impacto. La Figura 7(c) muestra la histéresis del sistema 
de aislación, donde se aprecia que el coeficiente de fricción 
para la interfaz de bajo roce es cercano al 12 %.

Figura 6: a) Historia de aceleraciones de la superestructura, b) PFA y c) PFA normalizado respecto al PGA

Figura 7: Respuesta del sistema de aislación para el ensayo sísmico.
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La Figura 8(a) muestra el valor del desplazamiento 
máximo relativo entre pisos, normalizado con respecto a la 
altura (SDR). Se puede apreciar que pese a que la probeta 
se excitó con un registro con una amplitud amplificada 
por 1.3, el valor de SDR no supera el 0.4%. Los mayores 
valores de SDR ocurrieron en el lado Sur, siendo mayores 
en el último piso. Los bajos niveles de SDR obtenidos 
gracias a la implementación de los dispositivos IR-DCFP 
permitieron que la estructura se mantenga en rango 
esencialmente elástico y que no se aprecie daño visible 
en la superestructura, tal como se puede apreciar en la 
Figura 8(b).

Figura 8: a) SDR y b) inspección visual del daño luego del 
ensayo

Conclusiones
Se presentan los resultados de un ensayo en mesa vibradora 
de una estructura de entramado ligero de madera de 3 pisos 
con aisladores friccionales resilientes a impacto lateral 
(IR-DCFP), sometida a dos excitaciones: (1) una señal 

armónica en resonancia con el sistema de aislación; y (2) 
el registro de Concepción escalado por 1.3. A continuación 
se presentan las conclusiones generales.

• El sistema de aislación resiliente a impacto que se 
utilizó en los ensayos permitió disipar una cantidad 
adicional de energía por la activación de la superficie 
de alto roce. Pese al relativo pequeño tamaño del 
aislador, se controló la respuesta para excitaciones de 
gran intensidad, obteniendo valores de SDR menores 
a 0.4%, con lo que la superestructura no presentó daño 
alguno.

• Los PFA comparados con el PGA mostraron una 
reducción considerable llegando a tener un valor 
de apenas 0.25 del valor del PGA, este valor indica 
una alta eficiencia de los dispositivos IR-DCFP si 
se considera que en estructuras de entramado ligero 
con base fija en ensayos similares se han observado 
amplificaciones cercanas a 2.

• Se ha mostrado que es posible realizar la aislación 
sísmica en estructuras de entramado ligero de madera 
sin la necesidad de incluir diafragmas horizontales de 
acero o de hormigón, y sin la necesidad de construir un 
muro perimetral.

Finalmente, se debe indicar que implementar aislación 
sísmica resiliente a impacto usando los dispositivos IR-
DCFP con diafragma 100% de madera puede incidir en la 
reducción de los costos del sistema de aislación, debido a 
que se evitaría la fabricación de una gran losa de hormigón 
y de un moat wall perimetral. Pese a ello, para lograr 
sistemas más eficientes es necesario seguir investigando 
el efecto que puede tener el uso de diferentes materiales 
en las superficies de alto y bajo roce de los dispositivos 
IR-DCFP.
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Durante el año 2021 concluyó el plazo de consulta pública 
del proyecto de modificación de la norma chilena de 
Diseño Sísmico de Estructuras e Instalaciones Industriales. 
Este proyecto, denominado pr-NCh2369, reemplazaría 
próximamente la actualmente vigente NCh2369 (2003). En 
este artículo se evalúan las implicancias que tendrán estas 
modificaciones en el análisis y diseño de estanques de pared 
delgada para el almacenamiento de fluidos. Entre los aspectos 
más destacables podemos mencionar: (1) se define un espectro 
elástico de referencia (que no existía en la versión anterior), 
el cual puede utilizarse para realizar análisis especiales y 
también para incorporar sistemas de protección sísmica, 
ya sea disipación de energía o aislamiento sísmico; (2) se 
establece que el corte de diseño de la versión anterior es un 
corte mínimo, por lo tanto, los estanques nuevos con sistema 
de anclaje convencionales tendrían una demanda de corte 
basal igual o superior; (3) cuando corresponda, la interacción 
suelo-fundación-estanque debe incluirse explícitamente en el 
modelo; y (4) las estructuras susceptibles de falla prematura 
por pandeo (elástico o elasto-plástico) deben analizarse con 
el espectro elástico de referencia (R = 1). Con el propósito 
de facilitar la aplicación de esta propuesta de modificación 
normativa, se presenta una metodología general basada en 
criterios de desempeño, que se puede aplicar a estanques 
anclados y no anclados, como también a estanques con 
anclajes disipativos, considerando además fundación de tipo 
circular y anular. 

Palabras clave: estanques de pared delgada, pandeo en 
régimen elástico, anclajes disipativos

In 2021, the public consultation period for the 
modification project of the Chilean Standard for Seismic 
Design of Industrial Structures and Facilities ended. 
This project, called pr-NCh2369, will soon replace the 
currently valid NCh2369 (2003). This article evaluates 
the implications that these modifications will have on the 
analysis and design of thin-walled fluid storage tanks. 
Among the most noteworthy aspects we can mention: 
(1) an elastic reference spectrum is defined (which did
not exist in the previous version), which can be used
to carry out special analyses and also to incorporate
seismic protection systems, either energy dissipation or
seismic isolation; (2) it is established that the design
base shear of the previous version is a minimum base
shear, therefore, the new tanks with conventional
anchoring system would have an equal or higher base
shear demand; (3) where applicable, soil-foundation-
tank interaction should be explicitly included in the
model; and (4) structures susceptible to premature
failure due to buckling (elastic or elasto-plastic) must
be analysed with the reference elastic spectrum (R =
1). In order to facilitate the application of this proposed
regulatory amendment, a general methodology based
on performance based criteria is presented, which can
be applied to anchored and unanchored tanks, as well
as to tanks with dissipative anchors, also considering
circular and annular type foundations.

Keywords: thin-walled tanks, elastic buckling, 
dissipative anchors 
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Introducción
Los estanques cilíndricos de pared delgada (ECPD) son 
muy utilizados en instalaciones industriales, especialmente 
para el almacenamiento de líquidos como agua, vino, 
petróleo, y nitrógeno. En casi todos los grandes terremotos 
ocurridos en el mundo, muchos de estos estanques han 
sufrido daños importantes, como durante los terremotos de 
1960 en Chile (Steinbrugge y Flores, 1963), Alaska 1964 
(Hanson, 1973), San Juan Argentina 1977 (Manos, 1991), 
Northridge EEUU 1994 (Hall, 1995), Maule Chile 2010 
(Cruz y Valdivia, 2011), Seddon Nueva Zelanda 2013 
(Morris et al., 2013), y Kaikoura Nueva Zelanda 2016 
(Dizhur et al., 2017). Los modos de falla más comunes son: 
pandeo del manto por compresión y/o corte, arrancamiento 
o fractura de anclajes, fractura de la unión soldada entre la 
placa base y el manto, indentación de anclajes en el manto, 
rotura del piping, y fallas en estructura de techo por oleaje 
excesivo.

Los ECPD pueden estar mecánicamente anclados a su base 
o bien simplemente apoyados. Durante un sismo intenso 
ambas tipologías pueden experimentar levantamiento 
parcial de la base, lo que implica la ocurrencia de muchos 
mecanismos de comportamiento difíciles de modelar con 
precisión, como el contacto variable de la placa base con la 
cimentación, las deformaciones plásticas de la placa base 
debida al levantamiento, fluencia de los pernos de anclaje, 
y levantamiento de la fundación.

Se han llevado a cabo numerosos estudios analíticos 
para estimar el comportamiento sísmico de ECPD. 
Los primeros se realizaron suponiendo estanque rígido 
perfectamente anclado a una base rígida (Jacobsen, 
1949; Housner, 1957, 1963). Más tarde, algunos estudios 
consideraron la flexibilidad de la pared del estanque y 
revelaron su considerable influencia sobre la magnitud y 
las características de la respuesta (Veletsos, 1974; Veletsos 
y Yang, 1977; Haroun y Housner, 1981). Luego, Malhotra y 
Veletsos (1994a,b,c) desarrollaron un método simplificado 
de análisis dinámico para tanques no anclados sujetos a 
excitación unidimensional, que considera levantamiento 
de la placa base y flexibilidad de las paredes del estanque. 

De forma similar, se han realizado investigaciones 
utilizando el método de elementos finitos. En los primeros 
trabajos, Barton y Parker (1987) analizaron la respuesta 

sísmica de estanques anclados y sin anclar con un modelo 
3D que no tuvo en cuenta grandes deformaciones ni 
fluencia del material. Más tarde, Peek y Jennings (1988) 
investigaron estanques no anclados utilizando modelos 
lineales de elementos finitos para la pared del estanque, y 
resortes uniaxiales no lineales en la periferia para considerar 
las fuerzas restitutivas verticales de la placa base. Virella 
et al. (2006) estudiaron el pandeo elástico en la parte 
superior de los tanques cilíndricos perfectamente anclados 
en la base. Sin embargo, no se conocían investigaciones 
numéricas detalladas sobre la distribución de tensiones en 
estanques cilíndricos de pared delgada con anclajes. En los 
últimos años se han publicado estudios numéricos que han 
traído importantes descubrimientos en relación a la manera 
como se produce la falla por pandeo en estanques de apoyo 
continuo anclados mecánicamente (Colombo y Almazán, 
2019; Jaramillo et al., 2022; Moreno et al., 2023). En este 
artículo se aplican las nuevas herramientas desarrolladas 
por los autores para evaluar los distintos tipos de falla 
de estas complejas estructuras, que resultan apropiadas 
para aplicar las nuevas disposiciones de pr-NCh2369. 
Se enfatiza la posibilidad de mejorar sustancialmente el 
comportamiento de estas estructuras por medio de anclajes 
disipativos (Tapia et al., 2023).

Modelo estructural
En la Figura 1 se muestra esquemáticamente el modelo 
estructural empleado en esta investigación (Colombo y 
Almazán, 2019; Jaramillo et al., 2022). El modelo tiene 12 
grados del libertad, 7 corresponden al estanque (q1) y 5 a 
la fundación (q2):

donde uxi y uyi son los desplazamientos horizontales de 
la masa impulsiva en dirección X e Y, respectivamente; 
uxc y uyc son los desplazamientos horizontales de la masa 
convectiva en dirección X e Y, respectivamente; φx y 
φy corresponden a las rotaciones del anillo basal del 
estanque en las direcciones X e Y, respectivamente; uz 

es el desplazamiento vertical del centro geométrico del 
anillo basal con respecto a la base; uxy, uyf y uzf son los 
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desplazamientos horizontales y vertical de la fundación 
en las direcciones X, Y y Z, respectivamente; θx y θy 

corresponden a las rotaciones de la fundación en las 
direcciones X e Y, respectivamente. Las ecuaciones bi-
lineales del movimiento se pueden encontrar en Jaramillo 
et al. (2022).

Figura 1: a) Representación esquemática del modelo estructural 
de 12 grados de libertad considerado y b) esquema de las zonas 
traccionada y comprimida del anillo de contacto

Metodología de análisis y casos de estudio 
El método de análisis que se presenta a continuación es una 
adaptación del conocido Método Capacidad-Demanda. 
Consiste en encontrar los parámetros de respuesta sísmica 
por medio de un proceso iterativo en que la Demanda 
Sísmica se representa por medio de un espectro de 
respuesta de un sistema lineal-equivalente de un grado 
de libertad, y la Capacidad Estructural se representa por 
medio de la relación constitutiva global obtenida de un 
análisis no lineal monotónico. Se han considerado 4 casos 
de estudio, que corresponden a estanques con distintas 
propiedades geométricas. Tres de ellos son estanques de 
acero inoxidable para almacenamiento de vino, mientras 
que el cuarto es un estanque de acero al carbono cuyas 
propiedades se obtuvieron de Malhotra (2000). La Tabla 
1 presenta las propiedades básicas de los cuatro estanques 
considerados, los que poseen no solamente distintos 
tamaños y espesores de placa, sino principalmente 
diferentes relaciones de esbeltez H/D. Como se mostrará 
más adelante, esta relación de esbeltez tiene una influencia 
determinante en el comportamiento sísmico. A su vez, 
para cada estanque se han considerado dos condiciones de 
anclaje (Figura 2): (i) con anclajes convencionales (tipo 
silla); y (ii) con anclajes disipativos.

Tabla 1: Propiedades básicas de los cuatro estanques analizados
Estanque

A B C D
Fluido almacenado Vino Vino Vino Petróleo
Altura H, m 9.75 7.76 9.02 11.30
Diámetro D, m 4.44 4.20 8.00 12.20
Esbeltez geométrica 
H/D 2.20 1.85 1.13 0.93

Volumen de fluido 
almacenado Vw, m3 150 100 400 1300

Porcentaje de masa 
impulsiva, % 100 100 100 75 

Espesor placa de 
fondo, mm 4.00 3.50 5.00 4.00

Espesor basal de 
pared del estanque, 
mm

4.00 3.50 5.00 8.00

Tensión admisible al 
pandeo, MPa 108 98 86 94

Figura 2: a) Típico anclaje tipo silla resistente sólo a tracción 
(Jaramillo et al., 2022) y b) anclaje disipativo tipo TADAS 
resistente a tracción y compresión (Tapia et al., 2023)
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Resultados obtenidos
Los resultados que se muestran a continuación consideran 
como demanda el denominado espectro de referencia 
propuesto en pr-NCh2369, para Suelo Tipo III y Zona 
Sísmica 2. Se evalúa solamente la falla por pandeo en 
compresión del manto, usando el valor de tensión admisible 
al pandeo propuesto por la norma neozelandesa (NZSEE, 
1986). Interesa fundamentalmente mostrar los efectos de 
la esbeltez H/D, el tipo de anclaje, y su cantidad.

Se presentan en primer lugar los resultados obtenidos para 
el estanque A, el más esbelto de los estanques analizados. 
En la Figura 3 se muestran los resultados para el caso del 
estanque con anclajes convencionales. En la Figura 3(a) 
se presentan las Curvas Capacidad-Demanda (CCD), con 
el correspondiente punto de desempeño, para un número 
variable de anclajes de 200 kN de capacidad. En las 

Figuras 3(b) y 3(c) se muestran el periodo efectivo Teff y 
el amortiguamiento efectivo Eeff. Notar que a medida que 
el número de anclajes aumenta, la pseudo-aceleración 
Sa disminuye, acercándose al caso ideal de estanque 
perfectamente anclado (Teff  =  0.19 s, ξeff = 0.032). Por su 
parte en las Figuras 3(d) y 3(e) se muestran las relaciones 
entre levantamiento máximo w, tensión máxima de 
compresión σc y la pseudo-aceleración Sa. En un formato 
distinto, en la Figura 3(f) se presenta la misma información, 
agregando el ángulo de contacto α (ver Figura 1(b)). Se 
observa que a medida que aumenta el número de anclajes 
disminuye la tensión σc, lo cual se debe a dos efectos 
simultáneos: (i) aumenta α; y (ii) disminuye Sa. 

En la Figura 4 se muestran los resultados para el caso del 
estanque con anclajes disipativos de 40 kN de capacidad. 
Se puede observar una notable disminución de la Sa como 

Figura 3: Resultados estanque A con anclajes convencionales (Fu = 200 kN)
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consecuencia de dos efectos simultáneos: flexibilización 
por rocking y aumento de amortiguamiento. Como era de 
esperar, a medida que aumenta el número de disipadores 
disminuye el levantamiento y aumenta el ángulo de 
contacto. Sin embargo, ξeff y σc permanecen relativamente 
uniformes. Los resultados obtenidos para el estanque D, 
el menos esbelto de los estanques analizados, se presentan 
en las Figuras 5 y 6. Aunque de diferente magnitud, las 
tendencias son similares a las obtenidas para el estanque A.

En la Tabla 2 se muestra un resumen con los resultados 
relevantes obtenidos, donde se han seleccionado aquellas 
soluciones en que no se produce falla por pandeo. Las 
filas 3 a 5 de la Tabla 2 presentan parámetros de respuesta 
global (periodo efectivo, factor de amortiguamiento 
efectivo, y pseudo-aceleración efectiva). La fila 6 muestra 
el denominado Factor de Reducción Efectivo Reff, obtenido 
como el cociente entre la Saeff del estanque con anclajes 

convencionales y la correspondiente al estanque con 
anclajes disipativos. Las filas 7 a 9 de la tabla presentan 
parámetros de respuesta local (levantamiento máximo, 
tensión de compresión máxima, y ángulo de contacto 
mínimo). La fila 10 muestra el denominado Factor de 
Seguridad al pandeo, obtenido como el cociente entre la 
tensión de compresión máxima y la tensión admisible al 
pandeo. 

Se puede observar que los anclajes disipativos son muy 
eficientes para reducir la demanda de pseudo-aceleración 
y, por lo tanto, los esfuerzos internos en el estanque 
y fundación. Dicha eficiencia aumenta a medida que 
aumenta la esbeltez del estanque. Esto es consecuencia de 
que el efecto de flexibilización por rocking e incremento 
de amortiguamiento que producen los anclajes disipativos, 
es mayor cuando los estanques son más esbeltos.

Figura 4: Resultados estanque A con anclajes disipativos (Fu = 40 kN)
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Figura 5: Resultados estanque D con anclajes convencionales (Fu = 200 kN)

Tabla 2: Resumen de resultados
Estanque A Estanque B Estanque C Estanque D

Anclaje 
Silla

Anclaje 
Disipador

Anclaje 
Silla

Anclaje 
Disipador

Anclaje 
Silla

Anclaje 
Disipador

Anclaje 
Silla

Anclaje 
Disipador

1 Num. de 
anclajes

26 14 14 12 20 18 40 26

2 Fu, kN 200 40 145 40 192 70 200 90
3 Teff, s 0.24 0.74 0.20 0.53 0.20 0.40 0.26 0.48
4 ξeff 0.03 0.18 0.03 0.18 0.03 0.17 0.03 0.18
5 Saeff, g 0.97 0.28 0.88 0.40 0.88 0.48 0.99 0.43
6 Reff - 3.46 - 2.20 - 1.83 - 2.30
7 wmax, mm 3.16 33.3 4.00 28.7 5.15 31.8 15.00 51.8
8 σc, MPa 101.62 92.64 80.34 90.40 67.2 80.97 84.80 70.51
9 α, ° 85.55 30.47 68.84 30.3 66.82 32.44 57.56 30.14

10 FSpandeo 1.06 1.16 1.22 1.08 1.28 1.06 1.11 1.33
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Conclusiones
Esta investigación presenta una adaptación del conocido 
método de Capacidad–Demanda aplicado al análisis y 
diseño de Estanques Cilíndricos de Pared Delgada (ECPD). 
El método permite evaluar los parámetros de respuesta que 
controlan los dos modos de falla más comunes: (i) pandeo 
por compresión en la base del manto; y (ii) fractura de la 
conexión entre la placa de fondo y el manto por exceso 
de levantamiento. Se han analizado cuatro estanques, tres 
de ellos típicos de la industria del vino, y el restante de la 
industria petrolera, cubriendo un amplio rango de tamaños 
y relaciones de esbeltez geométrica. Para cada uno de 
ellos, a su vez, se han analizado bajo dos tipos de anclaje: 

Figura 6: Resultados estanque D con anclajes disipativos (Fu = 90 kN)

(i) anclajes convencionales (tipo silla); (ii) anclajes 
disipativos. Las conclusiones más importantes se pueden 
resumir como:

(1) La metodología presentada permite aplicar 
satisfactoriamente los requerimientos de la pr-
NCh2369, debido a que usa como demanda el 
denominado espectro elástico de referencia. Por otra 
parte, el modelo empleado incorpora los efectos de la 
interacción suelo-fundación-estructura.

(2) Para los estanques con anclajes convencionales se 
observa que, a mayor número de anclajes, menor 
demanda de pseudo-aceleración y mayor ángulo de 
contacto. Como consecuencia, a mayor número de 
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anclajes disminuye la tensión máxima de compresión 
en el manto. 

(3) En general, para que los estanques con anclajes 
convencionales no fallen por pandeo, dichos anclajes 
deben desarrollar muy poca deformación inelástica. 
De lo contrario disminuye el ángulo de contacto 
produciendo concentración de tensiones.

(4) Para los estanques con anclajes disipativos se observa 
una considerable reducción de demanda de pseudo-
aceleración (en comparación con su contraparte 
con anclajes convencionales) debido a dos efectos 
simultáneos: flexibilización por rocking y aumento de 
amortiguamiento.

(5) Para los estanques con anclajes disipativos se observa 
que la tensión máxima de compresión es poco sensible 
al número de disipadores. Esto es consecuencia de 
que el factor de amortiguamiento efectivo se mantiene 
relativamente constante (del orden del 18%) con el 
cambio en el número de disipadores. Esto facilita la 
toma de decisiones del diseñador, que puede elegir 
pocos disipadores de mayor capacidad de deformación, 
o bien muchos disipadores con poca capacidad de 
deformación.
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Experimental analysis of beam-column moment connections of industrial storage racks
Fecha de entrega: 15 de noviembre 2023 
Fecha de aceptación: 21 de marzo 2024

Se presentan resultados de ensayos de conexiones de 
momento viga-columna de racks de almacenamiento. Se 
realizaron ensayos cuasi-estáticos usando un actuador 
electromecánico controlado por desplazamiento a 
conexiones con dos diferentes torques de apriete de pernos. 
El montaje experimental contempla una columna 1.48 m de 
largo, rotulada en sus dos extremos, y una viga de largo 1.72 
m. El actuador cuenta con una celda de carga de 900 kg de
capacidad en su extremo de conexión con la viga y registra la
deformación aplicada mediante un sensor de desplazamiento 
de recorrido de 300 mm. La viga fue instrumentada con
sensores de giro, disponiendo uno justo antes del apoyo,
y dos en el perfil L que la conecta con la columna. El
forzante corresponde a secuencias de desplazamiento
cíclico tipo serrucho con amplitudes crecientes, adaptada
del AISC341 (2022) sección K. Los resultados mostraron
que, al incrementar el torque de 54.2 Nm a 108.5 Nm, la
rigidez elástica se incrementó en un 45%. Un mayor torque
de apriete generó reducción en el pinching y aumento en la
energía disipada de la conexión, en comparación al caso con
menor torque. En general, las conexiones fueron capaces de
resistir rotaciones de hasta 0.07 rad.

Palabras clave: energía disipada, pinching, rigidez elástica, 
rigidez post-fluencia

Test results of beam-column moment connections 
of storage racks are presented. Quasi-static tests 
were performed using a displacement-controlled 
electromechanical actuator on connections with two 
different bolting torques. The experimental setup 
contemplates a 1.48 m long column, labeled at both 
ends, and a 1.72 m long beam. The actuator has a 900 
kg capacity load cell at its connection end with the 
beam and registers the applied deformation through 
a 300 mm travel displacement sensor. The beam was 
instrumented with rotation sensors, having one just 
before the support, and two in the L profile that connects 
it with the column. The loading corresponds to saw-
like cyclic displacement sequences with increasing 
amplitudes, adapted from the AISC341 (2022) section 
K. The results showed that, by increasing the torque from 
54.2 Nm to 108.5 Nm, the elastic stiffness increased by
45%. A higher tightening torque generated a reduction
in pinching and an increase in the energy dissipated
from the connection, compared to the case with lower
torque. In general, the connections were capable of
resisting rotations of up to 0.07 rad.

Keywords: dissipated energy, pinching, elastic stiffness, 
post-yield stiffness

Introducción
En la industria chilena y a nivel internacional, las 
estanterías o racks de almacenamiento industrial son 
altamente utilizados en diferentes niveles de la cadena 
productiva (Chen et al., 1980). Permiten una adecuada 
organización y son capaces de resistir cargas unitarias muy 
grandes, independiente de sus dimensiones estructurales 

y de su bajo peso propio. Generalmente, los racks están 
diseñados con perfiles de acero conformados en frío, 
usando conexiones que permiten un rápido y fácil 
montaje (Tagliafierro et al., 2021). La configuración 
estructural más utilizada en los racks de almacenamiento 
industrial es en base a marcos tridimensionales que se 
unen ortogonalmente con plataformas planas en cada 
nivel de elevación (Teh et al., 2004). En su cara corta, o 



58

Sanhueza, M., Maureira, N. y Valdez, R. (2024).  35, 57-64

Una de las componentes de los racks de almacenamiento 
industrial más solicitadas durante un evento sísmico son las 
conexiones viga–columna, lo cual se debe principalmente 
a la gran flexibilidad que presentan los estantes de 
almacenamiento en la dirección longitudinal al pasillo, 
lo cual genera grandes niveles de rotación en dichas 
conexiones en comparación con estructuras tradicionales. 
Con respecto a esto, se han realizado diversos estudios 
con la finalidad de describir su comportamiento. Bernuzzi 
y Castiglioni (2001) y Zhao et al. (2018) estudiaron 
experimentalmente, a través de ensayos monotónicos y 
cíclicos, diferentes arquetipos de juntas viga-columna con 
el sistema speed-lock. En ambos estudios se estudiaron 
diferentes configuraciones de conexiones, variando el 
tipo de perfil de la columna, espesor de columna, largo de 
viga y número de pestaña. Ellos lograron identificar que el 
modo de falla de la conexión depende del componente más 
débil que esté presente en la unión. Además, obtuvieron 
todos los ciclos de histéresis de cada arquetipo, donde 
identificaron que en todas las curvas presentan pinching. 
Otra conclusión importante que se obtuvo en estos 
estudios es que, en la mayoría de las pruebas cíclicas los 
especímenes colapsaron debido a la extracción de las 
lengüetas o ganchos.

Por otro lado, en zonas con alta vulnerabilidad sísmica, 
como por ejemplo el caso de Chile, las conexiones sin pernos 
pueden ser deficiente para soportar un evento sísmico con 
las características que se dan en este país. Debido a esto, 
es que se han realizado investigaciones donde se estudia 
la conexión viga-columna, pero con pernos adicionales. 
Uno de estos estudios es el realizado por Dai et al. (2018), 
donde estudiaron 7 grupos de conexiones de forma 
experimental bajo cargas cíclicas. Dentro de estos siete 
grupos se variaron el espesor de los montantes, la altura de 
la columna, el número de lengüetas y el número de pernos 
en el conector del extremo de la viga. Como resultado 
obtuvieron las curvas de histéresis momento–rotación y 
backbone, así como también sus respectivos factores de 
comportamiento correspondiente a la degradación de 
rigidez, ductilidad y la capacidad de disipación de energía. 
Ellos lograron observar que, al agregar solo un perno, la 
curva momento–rotación se vuelve asimétrica, mientras 
que con dos pernos la curva es prácticamente simétrica. La 
incorporación de los pernos mejora considerablemente la 
resistencia al momento y la ductilidad, pero la capacidad de 

dirección transversal, se diseñan con un reticulado (plano 
arriostrado) de ancho entre 1 a 2 m. Por el contrario, en la 
dirección longitudinal u horizontal, solo se utilizan marcos 
a momento permitiendo el fácil acceso al contenido, con 
largos que dependen de las disposiciones operacionales 
(ver por ejemplo mecalux.cl/catalogos). Estos marcos a 
momento, a diferencia de los utilizados en edificios, se 
diseñan para provocar deformaciones inelásticas en las 
conexiones (Filiatrault et al., 2006). Dependiendo del lugar 
de ubicación y del contenido a almacenar, la estantería 
industrial puede poseer alturas superiores a los 10 m, con 
diferentes divisiones en su elevación (mecalux.cl). Esto 
último, genera varias ventajas en términos de espacio, pero 
provoca que la estructura se vuelva muy esbelta y flexible 
en una de sus direcciones horizontales. Lo anterior, genera 
un problema dentro de los territorios con alta actividad 
sísmica, ya que son estructuras muy vulnerables a este tipo 
de solicitaciones.

Durante terremotos recientes, han ocurrido algunos 
colapsos de estructuras de estanterías de acero, lo que ha 
generado inquietudes sobre la capacidad de las estructuras 
de almacenamiento industrial para resistir de manera 
segura los efectos sísmicos. Un ejemplo de esto es la 
inspección realizada por un grupo de investigadores de 
EEUU y Nueva Zelanda, los cuales analizaron una gran 
variedad de edificios industriales para constatar los efectos 
del terremoto de Darfield de septiembre de 2010 en la 
ciudad de Christchurch (Crosier et al., 2010). Pese a que 
se observaron daños menores en las estructuras, los efectos 
en racks de almacenamiento variaron desde daño moderado 
a colapso total. Dichos resultados son consistentes con lo 
señalado por Urma y Beattie (2011) y Clifton et al. (2011), 
que declaran haber observado daño extensivo en racks 
de almacenamiento industriales. Perrone et al. (2019), 
también realizaron una inspección después del terremoto 
de Italia Central de 2016, en la cual evidenciaron el colapso 
de algunas estructuras tipo rack. Núñez et al. (2023), 
mencionan que durante el terremoto ocurrido el 27 de 
febrero de 2010 en Chile, se registraron grandes pérdidas en 
estructuras industriales, pero muchas de estas no pudieron 
ser registradas, ya que las empresas no lo permitieron 
debido a conflictos de interés. Esto pudo ser corroborado 
gracias a que el Instituto Nacional de Estadísticas INE 
logró identificar que después de este evento sísmico hubo 
una notoria disminución en la producción industrial.
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disipación de energía no aumenta significativamente. Yin 
et al. (2016) también estudiaron la respuesta monotónica y 
cíclica experimental de nueve conexiones speed-lock con 
y sin pernos adicionales. Estos autores lograron identificar 
que tanto para las pruebas monótonas y cíclicas, los pernos 
adicionales mejoran significativamente la capacidad de 
carga, de deformación de las conexiones y la capacidad de 
disipación de energía. Todos los arquetipos estudiados en 
esta investigación mostraron que las curvas de histéresis 
presentan pinching y degradación de rigidez, pero 
agregando pernos y soldadura se puede disminuir dicha 
degradación. Gusella et al. (2018) estudiaron cuatro tipos 
diferentes de juntas de bastidores industriales sometidas a 
ensayos monotónicos y cíclicos. Los arquetipos ensayados 
en este estudio variaron el número de lengüetas, el grosor 
relativo del montante y el conector del extremo de la viga. 
Dentro de los resultados más relevantes de este estudio se 
obtuvo que: 1) los conectores con conexiones soldadas de 
doble cara la soldadura es el elemento más débil, mientras 
que, para conexiones con soldadura en todo el contorno, la 
falla se da por colapso de las pestañas; 2) todas las curvas 
de histéresis se caracterizan por presentar pinching, con 
reducción en la energía disipada; y 3) al agregar pernos 
adicionales a la conexión, la energía disipada y la ductilidad 
de la unión aumentan. 

En este estudio se presentan ensayos de conexión viga-
columna de racks de almacenamiento industrial de dos 
arquetipos diferentes. Los arquetipos se diferencian entre 
sí por la cantidad de torque inicial que se les da a los pernos. 
Mediante los resultados obtenidos en esta investigación se 
puede obtener la energía disipada, rigidez elástica y rigidez 
inelástica de las conexiones. Cuyos parámetros pueden ser 
incluidos en la calibración de modelos numéricos de racks 
de almacenamiento industrial.

Materiales y métodos 
Tipos de conexión
En la Figura 1 se muestra el tipo de conexión estudiada 
en esta investigación, la cual corresponde a una conexión 
típica de racks de almacenamiento industrial de tipo 
selectivo usados en Chile. Como se puede apreciar en la 
Figura 1, la viga en su extremo que conecta con la columna 
tiene un trozo de perfil tipo L unido mediante soldadura 
en todo su contorno. El trozo de perfil tipo L contiene 
cuatro perforaciones en la cara que es perpendicular a la 

dirección más larga de la viga y dos en la cara interior que 
está paralela a la dirección corta. Estas perforaciones se 
adecuan de acuerdo con el distanciamiento de los orificios 
de la columna. En el caso de este estudio solo se estudió la 
conexión con pernos como lo mostrado en la Figura 1, es 
decir, con pernos en la cara exterior. La conexión ensayada 
está compuesta por una viga de sección transversal 
rectangular hueca, mostrada en la Figura 2(a), la cual está 
compuesta por dos perfiles tipo C unidos mediante puntos 
de soldadura a lo largo de su longitud. Por otro lado, la 
columna corresponde a un perfil de sección abierta tipo 
pilar con las dimensiones detalladas en la Figura 2(b). 
Todas las vigas ensayadas tienen un largo igual a 1.72 m, 
mientras que la columna posee un largo de 1.48 m.

Figura 1: Tipo de conexión estudiada.

Figura 2: Detalle de la sección transversal de los perfiles: (a) 
viga 100 x 50 x 2 mm y (b) perfil tipo pilar 100 x 106 x 3 mm

Los tipos de conexión estudiadas se presentan en la Tabla 
1, las cuales tienen en común la sección transversal de la 
viga (Figura 2(a)) y columna (Figura 2(b)), se diferencian 
entre sí en la cantidad de pretensión que se le da a los cuatro 
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pernos que unen la viga con la columna. La conexión tipo 
A se asocia a una pretensión inicial de 61 Nm (45 lb-ft), 
mientras que la tipo B tiene una pretensión de 108.5 Nm 
(80 lb-ft). Cada arquetipo, es decir, las conexiones tipo A y 
B, se ensayaron dos veces cada una, reemplazando la viga 
por una indemne después de cada ensayo. Por otro lado, 
la columna se mantuvo para dos ensayos consecutivos, 
reemplazándola al momento de pasar de la conexión tipo 
A a la B.

Tabla 1: Tipos de conexiones estudiadas.
Test Tipo conexión Torque, Nm (lb-ft)

1 A 61.0 (45)

2 A 61.0 (45)

3 B 108.5 (80)

4 B 105.5 (80)

Para el caso de la conexión tipo A, el torque de pretensión 
fue suministrado por la llave de impacto inalámbrica 
mostrada en la Figura 3(a), lo cual corresponde a la 
práctica común a la hora de realizar el montaje de rack de 
almacenamiento industrial. Por otro lado, la pretensión de 
la conexión tipo B se realizó primeramente con la llave 
de impacto antes mencionada y, luego se procedió a la 
utilización de la llave de torque manual presentada en la 
Figura 3(b), la cual tiene la capacidad de regular el torque 
que se requiera.

Figura 3: Tipos de llaves utilizadas para la pretensión de los 
pernos: (a) llave de impacto inalámbrica y (b) llave de torque 
manual.

Diseño experimental y protocolo de carga
Se diseñó el montaje experimental para la realización 
de estos ensayos, dicho montaje se muestra de forma 
esquemática en la Figura 4(a) y en forma fotográfica en 
la Figura 4(b). Para este diseño experimental se utilizaron 
tres piezas rígidas tipo 1 (2 azules y 1 naranja), las 
cuales se adosan al muro de reacción del Laboratorio de 

Estructuras UCSC. En cada una de las piezas tipo 1 de 
color azul se apernó una pieza tipo 2, las cuales permiten 
conectar la columna de forma articulada. En el extremo de 
la viga se instaló un actuador electromecánico controlado 
por computadora y accionado por un motor stepper de la 
marca Longs Motor modelo Nema34 HST9805-37b2 con 
capacidad de empuje de hasta 3 ton y recorrido de 300 
mm. Este se ancló mediante pernos a la pieza tipo 1 de 
color naranja, la cual a su vez se fijó al muro de reacción 
de hormigón armado considerado indeformable. Junto al 
extremo del actuador se fijó una celda de carga y sobre 
esta una pieza tipo 3, la cual se conecta con la pieza tipo 
4 que se fija al extremo de la viga. Entre las piezas tipo 
3 y 4 se forma una conexión articulada, lo cual permite 
que la transferencia de la carga generada por el actuador 
sobre la viga sea solo de fuerza de corte. Para restringir el 
desplazamiento fuera del plano del actuador, se instaló una 
pieza de restricción, la cual se fabricó y se fijó al muro de 
reacción mediante pernos.

Figura 4: Montaje experimental: (a) descripción del montaje 
experimental y (b) vista frontal del montaje experimental 
realizado. 
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El protocolo de carga utilizado en este estudio se basa en 
el protocolo de carga para ensayos cíclicos de conexiones 
viga-columna del código AISC341 (2022), cap. K. Este 
se muestra de forma gráfica en las Figuras 5(a) y 5(b), y 
consiste en ciclos de tipo serrucho con distintos niveles de 
rotación impuesta. Dado que el actuador utilizado es de 
desplazamiento controlado, a partir de la rotación deseada 
q y la longitud de la viga L, mediante la ecuación (1) se 
obtiene el desplazamiento u necesario para cumplir con 
dichos niveles de rotación logrando el protocolo de carga 
presentado en la Figura 5(b). Los niveles de rotación, 
desplazamiento y el número de ciclos con los cuales está 
constituido el protocolo de carga se establecen en la Tabla 
2. Cabe destacar que este tipo de ensayos se deben realizar 
de forma cuasi-estática, es decir, a baja velocidad. Debido 
a esto, es que la secuencia de movimiento se aplicó a una 
velocidad de 1 mm/s.

u = θ L                 (1)

Figura 5: Protocolo de carga, (a) rotación y (b) desplazamiento

Instrumentación y procesamiento de datos
Para la instrumentación de estos ensayos se utilizaron 
los sensores y distribución presentadas en el montaje 
experimental de la Figura 4(a) y 4(b). Como se pudo apreciar 

en estas figuras, en el extremo del eje móvil del actuador se 
instaló una celda de carga de la marca Honeywell, modelo 
IEEE P145.1, con capacidad de medición de hasta 900 
kg (2000 lb). Esta celda permite medir la carga efectiva 
aplicada por el actuador al extremo de la viga. Entre el 
extremo del eje móvil del actuador y el cuerpo de éste 
se instaló un transductor de desplazamiento de la marca 
Accuracy, modelo KTR-300, con recorrido de 300 mm, 
el cual permite medir el desplazamiento efectivamente 
impuesto a la viga. Adicionalmente, se instalaron tres 
inclinómetros de marca BWSENSING, modelo BWK218, 
de los cuales dos se instalaron en el perfil tipo L y el tercero 
en la viga.

Para la adquisición de datos, el transductor de 
desplazamiento y los inclinómetros se conectaron a un 
módulo NI 9205 y la celda de carga a un módulo NI 9237. 
Estos a su vez están conectados a un chasis cDAQ-9178, el 
que transmite la información digitalizada a un computador 
con una tasa de muestreo de 2048 Hz. El computador recibe 
dicha información mediante un programa de adquisición 
de datos desarrollado en LabVIEW, almacenándola como 
series de tiempo de datos en un archivo con extensión 
*.lvm. Luego de obtener las mediciones de cada uno de 
los ensayos, se realiza una rutina en el software MATLAB 
para procesar los datos. En dicho código se usará un filtro 
de frecuencias altas (para disminuir el ruido detectado por 
los instrumentos de medición).

Resultados y análisis
En las Figuras 6(a) y 6(b) se muestran los resultados de las 
curvas momento-rotación de los ensayos experimentales 

Tabla 2: Datos del protocolo de carga
Rotación, rad Amplitud, mm N° de ciclos 

0.00375 6.45 6
0.0050 8.6 6
0.0075 12.9 6
0.01 17.2 4
0.015 25.8 2
0.02 34.4 2
0.03 51.6 2
0.04 68.8 2
0.05 103.2 2
0.06 120.4 2
0.07 137.6 2



62

Sanhueza, M., Maureira, N. y Valdez, R. (2024).  35, 57-64

realizados siguiendo la metodología descrita en el apartado 
2. Las curvas de la Figura 6(a) de color azul muestran los 
resultados de la conexión tipo A y el tipo de línea denota 
si corresponde a la prueba 1 ó 2. Por otro lado, la Figura 
6(b) de color negro muestra las curvas de los ensayos 
realizados a la conexión tipo B y de la misma forma 
que para la conexión tipo A, el tipo de línea muestra si 
es la prueba 3 ó 4. Con respecto a estos resultados se 
puede decir que, ambos tipos de conexiones entre las dos 
repeticiones, muestran una curva que es característica de 
acuerdo a las condiciones que se les impuso, es decir, la 
pretensión inicial. También se puede decir que la conexión 
tipo B presenta una mayor capacidad de disipación de 
energía y menor pinching, lo cual se puede ver de mejor 
manera mediante la Figura 7, en donde se superponen las 
curvas de los cuatro ensayos realizados. Las curvas de las 
conexiones tipo A y B muestran degradación de rigidez y 
resistencia sólo en el cuadrante positivo de la gráfica, para 
ciclos de amplitud mayor a 0.04 rad.

Figura 6: Cruvas momento-rotación, (a) conexión tipo A y (b) 
conexión tipo B.

Figura 7: Curvas momento–rotación de los cuatro ensayos 
realizados.

La Figura 8 muestra los resultados de la energía disipada 
promedio por cada nivel de rotación, para los dos ensayos 
realizados a la conexión tipo A y B. La energía disipada 
corresponde al área encerrada entre la curva de carga-
descarga y se determinó utilizando el comando trapz 
(x,y) en el software Matlab. Este comando realiza una 
integración numérica utilizando la regla de Simpson, que 
evalúa el área entre dos puntos discretos considerando una 
línea recta entre ellos. En esta figura se puede apreciar 
que la energía disipada promedio de todas las pruebas 
aumenta significativamente de acuerdo al nivel de rotación 
que se encuentre. Lo anterior se debe a que, para niveles 
bajos de rotación la energía disipada por la conexión está 
entregada por la fricción de los pernos con la perforación 
de la columna, mientras que para niveles altos de rotación 
esta energía disipada es proporcionada por la fricción 
más la plastificación de la conexión. Las dos pruebas 
de la conexión tipo A muestran que la energía disipada 
promedio es similar en ambas repeticiones, excepto para el 
nivel de rotación de 0.07 rad. Por otro lado, las dos pruebas 
de la conexión tipo B muestran que sólo para niveles de 
hasta 0.03 rad la energía disipada entre ambos ensayos 
son similares y que desde ese punto en adelante existe 
una notoria diferencia. También, en esta figura se puede 
apreciar que para niveles de rotación menores a 0.02 rad, 
la energía disipada por la conexión tipo A es mayor que 
la conexión tipo B. Lo anterior se asocia a la pretensión 
que tienen ambos tipos de conexiones, ya que la fuerza de 
fricción depende de la fuerza normal que es proporcional 
a la pretensión de los pernos, y del coeficiente de fricción 
que exista entre las superficies. Por lo tanto, al aumentar 
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la pretensión en la conexión tipo B, también se aumenta la 
fuerza normal y, por ende la fuerza de fricción, logrando 
que se necesite una mayor fuerza para que los pernos se 
deslicen sobre la perforación de la columna.

Figura 8: Resultados de la energía disipada promedio por cada 
nivel de rotación.

Figura 9: Envolvente con sus respectivos valores de rigidez 
elástica e inelástica. 

En la Figura 9 se presenta un ejemplo de la curva envolvente 
para el primer ensayo de la conexión tipo B. Para obtener 
esta curva se calcularon los máximos valores del momento 
de acuerdo con cada nivel de rotación del protocolo de 
carga. A partir de esta envolvente se obtuvo la rigidez de la 
rama elástica e inelástica de todos los ensayos realizados, 
cuyos resultados se muestran en la Tabla 3. Estas rigideces 
se obtuvieron experimentalmente como las pendientes de 
las ecuaciones de la recta ajustada por mínimos cuadrados 
a los puntos de la rama elástica y de post fluencia de cada 
curva envolvente. Con respecto a estos resultados se 
puede decir que la rigidez elástica de la conexión tipo B 
presenta un aumento de alrededor de un 45 % con respecto 

al tipo A. Mientras que para la rigidez inelástica no existe 
un aumento o disminución representativo que se pueda 
asociar a estas conexiones. Adicionalmente, en esta tabla 
se presenta la energía disipada acumulada durante todo el 
protocolo de carga de los cuatro ensayos, lo cual confirma 
los resultados presentados en la Figuras 6, 7 y 8 sobre el 
aumento de la energía disipada al pasar de una conexión 
tipo A, a una tipo B.

Tabla 3: Resultados de rigidez elástica, inelástica y energía 
disipada acumulada de todos los ensayos.

Test Tipo 
conexión 

Energía disipada 
acumulada 

ED-AC, J

Rigidez 
elástica

 KE, kNm/rad

Rigidez 
inelástica

 KI, kNm/rad

1 A 997.0 105.8 52.5

2 A 814.1 113.5 32.6

3 B 1316.0 204.1 48.3

4 B 1049.0 194.8 35.0

Conclusiones
Se realizaron ensayos experimentales de carga cíclica 
cuasi-estática controlada por desplazamiento a cuatro 
especímenes de conexiones viga-columna de racks de 
almacenamiento industrial. Se utilizó un protocolo de 
carga basado en deformación impuesta en el extremo libre 
de la viga con amplitudes crecientes que van desde 6.45 
mm hasta 137.5 mm. Las conexiones se materializan con 
cuatro pernos, dos de las cuales tienen un torque de apriete 
de 61 Nm y las otras dos con 108.5 Nm. Los resultados 
mostraron que a mayor torque de apriete de los pernos, 
mayor es la energía disipada en cada ciclo carga-descarga, 
y menor es el efecto de pinching en la conexión. La energía 
disipada resultó ser casi nula en los ciclos de pequeña 
amplitud de deformación impuesta, creciendo conforme 
aumenta dicha amplitud. La capacidad de disipación de 
energía se incrementó aproximadamente de manera lineal 
entre 0.01 y 0.03 rad de amplitud de rotación en la conexión. 
Sin embargo, superada la amplitud de 0.03 rad se registra 
un incremento no lineal en la tasa de disipación de energía 
con el incremento de la amplitud de deformación impuesta. 
Lo anterior permite inferir que, para deformaciones 
pequeñas no se ha superado el momento debido al roce 
entre las partes apernada y los elementos trabajan en rango 
lineal, por lo que no hay disipación de energía. Superado 
el umbral de 0.01 rad de amplitud de rotación se vence 
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el roce entre las partes apernadas existiendo disipación 
de energía por roce, con elementos trabajando en rango 
lineal. Pasada la amplitud de rotación de 0.03 rad los 
elementos constituyentes comienzan a trabajar en rango no 
lineal, existe aplastamiento de las perforaciones, pandeo y 
fluencia de los elementos que conforman la viga; lo anterior 
se suma al trabajo del roce incrementando la capacidad 
de disipación de energía de la conexión. Finalmente, las 
conexiones con torque de apriete de pernos de 61 Nm y 
las de 108 Nm alcanzaron resistencias máximas similares 
al final de los ciclos de carga con amplitud de deformación 
mayor a 0.03 rad. Esto se debe a que la transferencia de 
carga entre viga y columna ocurre por aplastamiento entre 
pernos y perforaciones. Por lo tanto, el torque de apriete y, 
por ende, el momento debido al roce, ya no son relevantes 
en la transferencia de carga.
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Un edificio de hormigón armado, de 19 pisos, 2 
subterráneos y un piso mecánico, ubicado en Santiago, 
sufrió importante daño durante el sismo de Chile del 27 de 
febrero del 2010, destacándose la falla de un muro en el 
primer subterráneo, que se propagó a través de la sección, 
con importante pérdida de hormigón y pandeo del refuerzo 
longitudinal de borde y del alma. En el presente trabajo se 
ha pretendido obtener una explicación del daño y evaluar 
la posibilidad de predecir dicho daño a partir de análisis 
dinámicos tiempo historia lineal de un modelo 3D del 
edificio, considerando las tres componentes del registro 
sísmico. Se observó que un modelo lineal elástico, bajo 
ciertas condiciones, es capaz de determinar la ubicación 
más probable de daño, iniciado por la activación de un 
modo de vibrar asociado a la gran masa traslacional, 
determinado por el arribo en un tiempo específico de un 
pulso de energía de la señal sísmica (obtenido mediante 
espectrograma) y cuya frecuencia es similar a la de un 
modo de vibrar fundamental del edificio. Se evalúan 
los criterios que el modelo debe cumplir para lograr 
reproducir aproximadamente la ubicación del daño y se 
analizan ciertos aspectos normativos del diseño.

Palabras clave: análisis tiempo historia, modelo 3D, 
espectrograma

A 19-story reinforced concrete building, two underground 
stories and one mechanical floor, located in Santiago, 
suffered significant damage during the earthquake in 
Chile on February 27, 2010, highlighting the failure of a 
wall in the first underground story, which spread through 
the section, with significant loss of concrete and buckling 
of the longitudinal reinforcement in edge and web. In the 
present work it has been tried to obtain an explanation of 
the damage and to evaluate the possibility of predicting 
said damage from the results of linear dynamic time history 
analysis of a 3D building model, considering the three 
components of the seismic record. It was observed that a 
linear elastic model, under certain conditions, is capable of 
determining the most probable damage location, initiated 
by activation of a vibration mode associated with a large 
translational mass, determined by energy pulse arrival 
at a specific time from the seismic signal (obtained by 
spectrograms) and whose frequency is similar to one of the 
fundamental vibration building modes. The criteria that 
the model must meet in order to approximately reproduce 
the location of the damage are evaluated, and certain 
normative aspects of the design are analyzed.

keywords: time history analysis, 3D model, spectrograms

Introducción
El edificio, ubicado en Santiago, de 19 pisos, 2 subterráneos 
y un piso mecánico, consta de un pasillo central orientado 
en la dirección larga del edificio y que sirve de acceso a 
los departamentos. Por otra parte, los muros transversales 
sirven de división entre los departamentos ubicados a los 
costados del pasillo y los bordes libres en los muros llegan 
a las fachadas, para generar vistas amplias. En los subte-
rráneos, los muros perimetrales de fachada son desconti-

nuados para dar paso a estacionamientos, como se observa 
en la Figura 1d. No obstante, se destaca la falla experimen-
tada por el muro del eje 13 en el subterráneo 1, fachada 
sur, siendo el único que experimentó daño en dicho piso, lo 
cual hace interesante y representativo su estudio.

En el presente trabajo, se pretende obtener una explicación 
del daño y evaluar la posibilidad de reproducir dicho daño 
ocurrido en el muro mencionado, mediante una modela-

DOI: https://doi.org/10.21703/0718-2813.2024.35.2801
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ción 3D del edificio utilizando un análisis tiempo historia 
lineal que considere las tres componentes de una señal sís-
mica. Posteriormente, se evalúan los criterios que el mode-
lo debe cumplir para lograr reproducir aproximadamente 
la ubicación del daño. Además, se analizan ciertos aspec-
tos normativos del diseño y se evalúa la energía contenida 
en la señal sísmica mediante espectrogramas para observar 
su correlación con la activación de algún modo de vibrar 
fundamental del edificio.

Daños
Se observó daño importante en la fachada norte en el pri-
mer y segundo piso, principalmente en eje T perimetral, 
ejes 5, 8, 12, 13, 17. En cuanto a la fachada sur, eje D, los 
daños se concentraron principalmente en el eje 13 con eje 
D, entre el primer subterráneo y el segundo piso. El daño 
en el subterráneo 1, Figura 1a, se observó dos fisuras dia-
gonales y una gran rotura longitudinal, extendida en casi 
todo el largo del muro y con cierta inclinación. En el borde 
libre, Figura 1b, la armadura quedó expuesta, evidencian-
do ausencia de armadura de confinamiento. Además, se 
apreció la abertura de ganchos de la armadura de corte, 
atribuible al pandeo de la armadura vertical de borde. En 
la Figura 1c se observa un acercamiento a las barras de 
borde, evidenciando la presencia de fisuras. Finalmente, 
la Figura 1d muestra la ubicación del muro MS1P120 en 
planta subterráneo 1, destacando la ubicación del daño en 
el eje 13.

Verificación del diseño según normativa
Análisis sísmico
Se realizó un análisis sísmico del edificio según la norma-
tiva vigente DS61 (2011) que modifica la NCh433 (2009) 
y cuyos resultados se presentan en la Tabla 1.

La demanda de desplazamiento lateral de techo, expresión 
(1), según lo estipulado en NCh433 (2009) modificada por 
DS61 (2011) considera una rigidez agrietada mediante 

 . El espectro elástico de desplazamien-
to requerido para el cálculo del desplazamiento lateral de 
diseño en el techo se obtiene según la expresión (2). Final-
mente, los resultados son presentados en la Tabla 2.

Figura 1: Daño en Muro Eje 13 Subterráneo 1; a) Vista Oriente, 
b) Perfil eje D, c) Detalle barra fisurada y d) Planta Subte1
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Verificación de la resistencia de corte
El diseño original del edificio fue realizado el año 2000 y 
consideró una cuantía mínima del 0.002 de refuerzo trans-
versal. La verificación con la normativa vigente y la cuan-
tía mínima de 0.0025 exigida por el ACI318 (2008), mues-
tra que algunos muros quedan con un déficit de armadura 
de corte. Sin embargo, no todos los muros con déficit de 
armadura presentaron daño. Para la evaluación de la resis-
tencia de corte de los muros, se usó la ecuación (3).

La Figura 2a presenta la elevación del muro P120 ubicado 
en el eje 13 entre A y H. Se puede apreciar que el muro 
posee déficit de resistencia de corte en el Subterráneo 1 y 
Piso 1. La Figura 2b presenta el muro P121 ubicado en el 
eje 13 entre T y J, el cual posee déficit de resistencia de 
corte entre el piso 2 y el piso 8.
 
Verificación de resistencia a flexo compresión
El muro del eje 13 subterráneo 1 fachada sur fue el único 
que presentó daño en el subterráneo 1. Para un análisis de 
flexo compresión en la dirección que produce la compre-
sión del eje H, con lo cual, los bordes libres de los muros 
en eje 12 y 13 queden en tracción, produce que algunos 
puntos de solicitaciones queden fuera del diagrama de in-
teracción para la zona de carga axial de tracción, lo cual 
sugiere una falla por tracción de la armadura del borde 
libre. Sin embargo, la gran mayoría de los puntos de de-
manda flexión carga axial quedan dentro del diagrama de 
interacción y quedan bajo el límite 0.35f ć  Ag con lo cual se 
considera un diseño seguro. La Figura 3 presenta el diagra-
ma de interacción y la geometría para el muro que contiene 
al eje 13 subterráneo 1.

Análisis demanda capacidad de desplazamiento
Para la dirección de análisis tal que se comprimen los bor-
des libres de la sección, se observa que la capacidad de 
desplazamiento, obtenida según Wallace y Orakcal (2002), 
es du = 59 cm y cuyo valor proviene mayoritariamente del 
desplazamiento elástico, como se indica en la Tabla 3. Por 
otra parte, la demanda de desplazamientos según DS61 
(2011) es du_sismoY = 13.5 cm. Finalmente, se observa que la 
demanda de desplazamientos du_sismoY = 13.5 cm es menor 

Tabla 2: Espectro de desplazamientos.

Tabla 1: Resultados globales para análisis sísmico
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que la capacidad de desplazamiento du = 59 cm.

Además, según criterios presentes en ACI318 (2008), se 
requiere confinar cuando el valor de C es mayor que  Clim 

considerando  = 0.007. Sin embargo, DS61 (2011) per-
mite estimar Clim calculando con δu proveniente del es-
pectro de desplazamientos en la ecuación (1), lo cual gene-
ra un Clim mayor, que en ciertos casos permite una longitud 
de confinamiento menor que con el criterio ACI318 (2008) 

Figura 2: a) Corte por Piso Eje 13 entre eje D y H Muro P120 
Vista Poniente y b) Corte por Piso Eje 13 entre eje T y J Muro 
P121 Vista Oriente

Figura 3: Diagramas de interacción flexión-carga axial Muro 
MS1P120 Subte 1

Figura 4: a) Diagrama momento-curvatura Muro MS1P120 Di-
rección Y, y b) armaduras MS1P120
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Tabla 3: Demanda capacidad muro MS1P120

Tabla 4: Demanda capacidad muro MS1P120

y en oportunidades podría permitir no confinar, como se 
muestra en la Tabla 4.

Sin embargo, según DS61 (2011) no requiere confinamien-
to. No obstante, el muro presentó daño durante el sismo 
del 27F. Del mismo modo, la demanda de curvatura esti-
mada mediante ϕdda = 2δu/(HwLw) (Paulay y Priestley, 1992; 
Wallace y Orakcal, 2002), es mayor que la capacidad de 
curvatura para un análisis en la dirección que comprime el 
borde libre inferior.

La Figura 4 muestra el diagrama momento y curvatura, en 
donde se aprecia la baja ductilidad de curvatura que posee 
el muro para un análisis en la dirección que comprime los 
bordes libres, lo cual se relaciona con un comportamiento 
elasto-frágil.

Ubicación del punto balanceado de las sec-
ciones
El código UBC (1994) en el volumen 2, sección 1921.6.5.3, 
restringe la carga axial última máxima de un muro a Pu ≤ 
0.35P0, cuando está sometido a cargas laterales que pro-
vengan de sismos, ya que muros acoplados pueden pre-
sentar un incremento de carga axial. Sin embargo, no hace 
referencia a la incorporación de una componente vertical 
de sismo. Dicha recomendación se mantuvo en versiones 
posteriores del UBC, pero fue eliminada en IBC (2012) 
(Moehle, 2015). Por otra parte, en el SEAOC Blue Book 
(1999) comentario C407.5.3 Muros con excesiva carga 

axial, explica que el límite de 0.35P0 presente en el UBC 
(1997) v2 1921.6.6.3 Design of shear walls for flexural and 
axial loads, corresponde a una “aproximación del punto de 
balance”, para el cual, en caso de ser excedido, los bordes 
no confinados pueden experimentar falla frágil.

La norma Chilena de Diseño sísmico mediante el decreto 
DS60 (2011) en la sección 21.9.5.3, restringe Pu ≤ 0.35Agf ć, 
cuya finalidad es la misma buscada por UBC.

Estudios de Johnson (2008) indican que el punto balancea-
do y el punto de máximo momento solo coinciden cuando 
la cuantía de armadura es baja y tanto la sección como la 
armadura son simétricas.

En la Figura 5a se muestra el diagrama de interacción 
para el muro MS1P120, el cual fue obtenido con ANSEC 
(Marillanca y Leiva, 1998) y se incluyen los diagramas de 
diseño ACI318 (1999) y ACI318 (2008) y cargas amplifi-
cadas para ACI318 (2008). En dicho diagrama se observa 
que el punto balanceado (en rojo) queda por debajo del 
límite 0.35f ć  Ag y también queda debajo del punto de máxi-
mo momento para la dirección de análisis que comprime 
los bordes libres del muro, corroborando lo expuesto por 
Johnson (2008). Lo anterior es válido para configuraciones 
de muros C, L y T. Además, ANSEC calcula el diagrama 
de momento-curvatura para múltiples cargas axiales. En 
la Figura 5b se aprecia que para el orden de las 3000 ton, 
la ductilidad que presenta el muro MS1P120 es muy baja.
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Figura 5: a) Diagrama de interacción y b) momento-curvatura 
con ANSEC MS1P120 Subterráneo 1.

Selección de registro sísmico
Debido al efecto de variación espacial en registros sísmi-
cos, se debe elegir el registro más cercano medido sobre 
un suelo de características similares al de emplazamiento 
del edificio para eliminar distorsiones en el contenido de 
frecuencia (Harichandran, 1999). Debido a esto, fueron se-
leccionados los registros Santiago Centro (Comunidad de 
Andalucía) y Santiago La Florida (Metro Mirador) (RE-
NADIC, 2012).

Análisis de pulsos de energía
El uso de espectrogramas permite evaluar las frecuencias 
de transporte de energía y los tiempos en donde la señal 
sísmica posee mayor energía (Saragoni y Ruiz, 2012; The 
MathWorks Inc. (2014)). Esta energía se presenta concen-
trada en tiempos relativamente pequeños. Cuando estas 

frecuencias coinciden con las frecuencias fundamentales 
de vibración de una estructura, esta puede experimentar 
activación de dicho modo de vibrar. Luego, los tiempos 
de arribo de pulsos de energía pueden ser cercanos a los 
tiempos en que un análisis tiempo historia de un modelo 
3D de una estructura puede presentar deformaciones que 
produzcan concentraciones de esfuerzos en ciertas ubica-
ciones de la estructura, los cuales pueden estar asociados a 
daño. En la Figura 6, se presentan los espectrogramas para 
el registro sísmico Santiago Centro obtenidos el 27F.

Análisis tiempo historia de modelo 3D
El análisis tiempo historia se efectuó para un modelo 3D 
SAP2000 (CSI, 2012) lineal elástico del edificio, inclu-
yendo las tres componentes de una señal sísmica obtenida 
durante el sismo del 27 de febrero del 2010. Se analizaron 
cuatro casos. Los primeros 3 mediante un análisis tiem-
po-historia modal y un cuarto caso con tiempo-historia con 
integración directa. Los análisis tiempo historia modal se 
realizaron usando análisis modal con vectores de Ritz CSI 
knowledge database (2012) para poder considerar el efec-
to del sismo vertical. El Caso 1, Santiago Centro azimut 
0° y el Caso 3, La Florida (Metro Mirador), presentan un 
máximo de la deformación unitaria del borde libre en un 
solo ciclo. En el Caso 1 de Santiago Centro, en el ciclo 
máximo se supera el 3‰ de deformación unitaria en com-
presión y se supera la curvatura de fluencia. En el Caso 
3 La Florida, la deformación unitaria en compresión está 
muy cerca del 3‰ y el máximo de curvatura no supera la 
curvatura de fluencia. En el Caso 2 Santiago Centro azimut 
270°, los máximos de deformación unitaria de tracción y 
compresión se producen en ciclos diferentes. La deforma-
ción unitaria de compresión no llega al 3‰ y la curvatura 
máxima no supera la curvatura de fluencia. Independiente 
de la señal o el azimut utilizado, los modelos experimen-
taron concentraciones de esfuerzos con máximos ubicados 
en el eje 13 subterráneo 1 y cuyos valores se presentan en 
la Tabla 3. Lo anterior se explica debido a que las ondas 
sísmicas se van homogeneizando a medida que se disper-
san en una cuenca igualando su contenido de frecuencia.

En las Figuras 7, 8 y 9 se presentan las deformaciones uni-
tarias medidas en el borde libre para los 3 casos de análisis 
tiempo historia modal.
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Figura 6: Espectrograma para señal Santiago Centro 27F

Tabla 5: Resultados medidos en borde libre eje 13 subterráneo 1 modelos TH-Modal

Tiempo historia modal
Caso  Registro señal sísmica

Esfuerzo
S22, kgf/cm2

Def unit        tiempo, 
compr, ‰           s

Def unit        
tracc, ‰             

tiempo
s

1  Santiago Centro Canal 1 Long Azimut 0° c/r N
2  Santiago Centro Canal 1 Long Azimut 270° c/r N
3  La Florida Canal 1 Norte-Sur

-264.97
-222.75
-232.33

-3.81              75.115
-2.88              68.010 
-3.06              71.475

2.17              
1.50                
1.37               

75.645
62.13
70.97
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Figura 7: a) Caso 1 deformación unitaria TH-TOTAL y b) esfuerzos S22 TH-TOTAL modelo SAP2000 en Muro eje 13 subte 1 T = 
75.115 s

Figura 8: a) Caso 2 deformación unitaria TH-TOTAL modelo SAP en Muro eje 13 subte 1 y b) esfuerzos S22 TH-TOTAL modelo 
SAP en Muro eje 13 subte 1 en T = 68.01 s

Figura 9: a) Caso 3 deformación unitaria TH-TOTAL modelo SAP en borde libre eje 13 subte 1 y b) esfuerzos S22 TH-Total en Muro 
eje 13 subte 1 en T = 71.475 s
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El Caso 4, correspondió a un análisis tiempo historia con 
integración directa, utilizando el registro Santiago Centro 
azimut 0°, el cual fue comparado con el Caso 1. Se observa 
que las deformaciones unitarias obtenidas mediante tiem-
po historia con integración directa para el eje 13 subterrá-
neo 1 son similares a las obtenidas con un análisis tiempo 
historia modal como se muestra en la Figura 10.

Figura 10: Deformación unitaria borde libre

Además, el tiempo de proceso al usar TH-Integración Di-
recta es mucho mayor que usando TH-Modal con vectores 
de Ritz como se puede ver en la Tabla 6.

Tabla 6: Comparación de resultados de análisis tiempo historia 
modal y con integración directa medidos en borde libre eje 13 
subterráneo 1

En la Figura 11a se observa la deformación unitaria medi-
da en el borde libre del modelo 3D para un análisis tiempo 
historia con integración directa.

Conclusiones
El daño en el edificio de Santiago de 19 pisos está relacio-
nado con la activación de modos de vibrar asociados a gran 
masa traslacional. Dicha activación se produce cuando la 
energía de la señal sísmica presenta máximos cuya fre-
cuencia es similar a los modos de vibrar de una estructura. 
Además, dichos máximos se producen en tiempos bien de-
finidos y son similares a pulsos de energía, los cuales son 
observables mediante el uso de espectrogramas.

Debido a la estructuración de los edificios chilenos, las de-
formaciones del edificio en la dirección de inercia menor 
quedan controlados por elementos de baja ductilidad ya 
que comprimen los bordes libres de muros T, L y C. Por lo 
tanto, la capacidad de desplazamiento no lineal del muro 
con ausencia de confinamiento de borde es muy pequeña, 
ya que el desplazamiento último del muro queda controla-
do mayoritariamente por el desplazamiento elástico.

Un análisis tiempo historia de un modelo 3D lineal elástico 
del edificio, fue capaz de reproducir el punto de daño en el 
eje 13 subterráneo 1. Además, fue capaz de reproducir es-
fuerzos cercanos a la capacidad de diseño del hormigón y 
fue capaz de reproducir deformaciones unitarias cercanas 
a 3‰ en el borde libre comprimido. Lo anterior se produ-
ce debido a que, globalmente, solo ciertas zonas entraron 
en rangos no lineales que justifican la rotura en algunos 
elementos, pero como dichos elementos poseen baja duc-

Figura 11: a) Deformación unitaria TH-TOTAL modelo SAP en borde libre eje 13 subte 1 y b) esfuerzos S22 en Modelo de integra-
ción directa en Muro eje 13 Subte
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tilidad, su respuesta es más cercana a un comportamien-
to elástico frágil. Por lo tanto, se concluye que cuando el 
daño es local, un modelo lineal elástico puede reproducir 
el lugar de posibles daños iniciales cuando estos están ubi-
cados en muros con baja ductilidad, ya que globalmente 
el edificio no ha entrado completamente en no linealidad 
de todos sus elementos (Lüders, 1989). Además, dicho re-
sultado fue independiente de la señal sísmica utilizada u 
orientación de las componentes direccionales del registro. 
Dicho fenómeno se debe a la homogeneización de la señal 
sísmica en su dispersión dentro de una cuenca, la cual ge-
nera registros con aproximadamente el mismo contenido 
de frecuencia. Dicho efecto se observa en los espectros de 
respuesta de los registros sísmicos.

Mediante un análisis seccional con diagrama de interacción 
momento-carga axial obtenido con ANSEC en la dirección 
de análisis que comprime los bordes libres del muro eje 
13 subterráneo 1, el punto de balance no coincide con el 
punto de carga axial de máximo momento del diagrama de 
interacción y se localiza debajo del punto de carga axial 
0.35f ć  Ag. Además, existen algunos puntos de demanda mo-
mento-carga axial proveniente de las combinaciones de 
carga que superan el punto de balance obtenido con AN-
SEC. Por lo tanto, el diseño de muros debe considerar el 
cálculo del punto de balance.

Para efectuar un análisis tiempo historia que permita re-
producir la ubicación del daño, se requiere considerar los 
registros sísmicos más cercanos al edificio y que posean 
las mismas características de suelo y así reducir las dis-
torsiones en el contenido de frecuencia. El análisis debe 
considerar las tres componentes direccionales de la señal 
sísmica actuando en conjunto. Para incorporar la com-
ponente vertical del sismo en un modelo tiempo historia 
lineal elástico se debe considerar un análisis modal con 
vectores de Ritz para evitar que el análisis modal tradicio-
nal con diafragma rígido produzca masas modales cero en 
la dirección vertical, con lo cual no hay masa modal que 
acelerar. Por lo tanto, un análisis tiempo historia para un 
modelo lineal elástico de un edificio con configuración de 
muro pasillo central en la dirección larga con muros per-
pendiculares divisorios de departamentos orientados en la 
dirección corta del edificio que generan configuraciones T, 
L y C, puede reproducir el lugar de daño cuando se con-
centra en muros T, L y C para la dirección de análisis que 

comprime bordes libres, ya que presentan baja ductilidad.

Finalmente, las observaciones en terreno conducen a la ne-
cesidad de estudiar modos de falla no totalmente identifi-
cados en los muros estructurales. Por ejemplo, al observar 
el interior de la armadura vertical de borde pandeada, se 
detectó una fisura horizontal ubicada aproximadamente en 
la mitad de la longitud pandeada en la zona cóncava con-
tigua a la nervadura. Dicha fisura se presentó en la arma-
dura de borde de los muros dañados ubicados en el eje 13 
subterráneo 1 y en la barra ubicada en el eje 13 en su unión 
con el eje T en el piso 2. La forma y ubicación de la fisura 
es similar a la obtenida en el trabajo de Restrepo (1992), 
las cuales presentaron pandeo y rotura en pocos ciclos de 
carga, atribuidas al mecanismo de rotura de bajo ciclaje.
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El diseño basado en el desempeño ha sido cada vez más 
utilizado en la práctica debido a mejoras computacionales, 
la sofisticación y difusión de métodos de análisis no 
lineales, y al desarrollo de programas comerciales que 
facilitan su aplicación. Podemos evaluar el efecto no lineal 
de eventos sísmicos de gran magnitud en el comportamiento 
estructural de un edificio, verificar diseños preliminares 
con métodos basados en fuerzas, validar regulaciones 
de diseño estándar, determinar deformaciones y calcular 
aceleraciones que pueden traducirse en parámetros de daño 
estructural y pérdidas económicas, entre otras funciones. 
Documentos guía han presentado metodologías para 
establecer requisitos, criterios de evaluación y métodos 
de análisis, cada uno con diferentes objetivos. En este 
artículo, se aplica uno de los métodos, conocido como el 
procedimiento alternativo de ACHISINA, a una estructura 
en base a muros diseñada según las normas chilenas 
actuales. Se aborda la modelización de la estructura 
resistente a los terremotos del edificio, la preparación de 
registros sísmicos y los aspectos que limitan la aplicación 
rigurosa del método en un marco de análisis no elástico. 
Los resultados obtenidos en los respectivos análisis para 
evaluar el desempeño estructural se comparan con los 
criterios de desempeño correspondientes delineados en el 
procedimiento de ACHISINA.

Palabras clave: diseño basado en el desempeño, análisis 
no lineal tiempo-historia, ACHISINA, estructura basada en 
muros

Performance-based design has been increasingly used 
in practice due to computational improvements, the 
sophistication and dissemination of nonlinear analysis 
methods, and the development of commercial programs 
that facilitate its use. We can evaluate the nonlinear effect 
of seismic events of great magnitude on the structural 
behaviour of a building, verify preliminary designs 
based on force-based methods, validate standard design 
regulations, determinate deformations, and calculate 
accelerations that can be translated into parameters 
of structural damage and economic losses, among 
other functions. Guiding documents have presented 
methodologies to establish requirements, evaluation 
criteria and analysis methods, each with different 
objectives. In this article, one of the methods is applied, 
known as the alternative procedure of ACHISINA, to a 
structure with shear walls designed according to current 
Chilean regulations. The modelling of the earthquake-
resistant structure of the building, the preparation of 
seismic records, and the aspects that limit the rigorous 
application of the method are addressed in a non-elastic 
analysis framework. Results obtained in the respective 
analyses to evaluate the structural performance are 
compared with the corresponding performance criteria 
outlined in the ACHISINA procedure.

Keywords: performance-based design, non-linear time-
history analysis, ACHISINA, shear wall structure 

Introducción
El diseño basado en desempeño surgió de la necesidad de los 
proyectistas estructurales de racionalizar las prescripciones 
de las normas, que fueron desarrolladas de forma empírica 

o por juicios de expertos, y prescindir de estas en el
diseño al demostrar un comportamiento equivalente o
superior a los alcances de estas normas (Moehle, 2005;
Yang et al., 2012). Esto sirviendo como la herramienta
que permita validar diseños arquitectónicos que son
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inviables por norma, acomodar el uso de nuevos materiales 
y/o sistemas estructurales innovadores, y eximirse de 
los límites prescriptivos de las normativas que rigen 
métodos tradicionales, como por ejemplo la altura máxima 
permitida de un edificio (Klemencic et al., 2006; Aly y 
Galal, 2019; Jeon y Park, 2020). Asimismo, se unió a esto 
la necesidad de los tomadores de decisiones de cuantificar 
el beneficio de invertir en una estructura sismorresistente 
superior, analizando a partir de su desempeño los daños 
y pérdidas que podría sufrir en eventos durante su vida 
útil (Dabaghi et al., 2019; Abdullah y Wallace, 2020; 
Kolozvari et al., 2018; Arifin et al., 2021; Ji et al., 2018). 
De igual manera, está la preocupación de la sociedad 
acerca de la seguridad y confiabilidad del diseño frente 
a los sismos fuertes, buscando en si el resguardo de vida 
de los ocupantes, el continuo funcionamiento de servicios 
esenciales y asegurar la contención en las instalaciones que 
manejan elementos peligrosos, entre varias otras funciones 
específicas (Abdullah y Wallace, 2020; Zhong et al., 2021; 
Vielma et al., 2010; Hagen, 2012). 

Es por esto, que las publicaciones más recientes buscaron 
regularizar y estandarizar la implementación del método, 
buscando integrar además los resultados de nuevas 
investigaciones y concesiones de criterios, y explorando 
el uso de análisis más complejos posibles ahora con la 
mejora de capacidad de procesamiento computacional. 
Particularmente, las guías y procedimientos utilizados 
ampliamente en la actualidad se pueden destacar el ASCE/
SEI 7-16 (2017), ASCE/SEI 41-17 (2017), TBI (2017), 
LATBSDC (2020) y FEMA P-58 (2018).

En cambio, la norma de diseño sismorresistente en Chile 
se caracteriza por requerir solamente el uso de análisis 
linear elástico, siendo prevaleciente el uso del método de 
espectro de respuesta. El uso del análisis no-linear estático 
con empuje incremental (pushover) no es prescrito por 
las normas, pero son usualmente utilizados para apoyar 
las revisiones de edificios altos habitacionales. Por otro 
lado, los análisis tiempo historia no-lineal raramente 
son utilizados, siendo principalmente empleados para 
verificar la respuesta sísmica a edificios con disipación 
suplementaria. Sin embargo, aún con validaciones 
empíricas del nivel de desempeño esperado por eventos 
sísmicos recientes, surgió la necesidad de establecer un 
método de análisis formalizado para validar el diseño 

chileno explícitamente (Lagos et al., 2021). Por lo tanto, 
se desarrolló a consenso un documento conteniendo 
el procedimiento del diseño basado en desempeño por 
ACHISINA (2017), con el propósito de ser discutido y 
evaluado y posteriormente ser utilizado como estándar en 
el futuro. 

Bajo este contexto, se presentará en el siguiente artículo, el 
marco metodológico empleado para evaluar el desempeño 
de un edificio estructurado en base a muros mediante 
análisis no-lineal, bajo el procedimiento estipulado en el 
documento de ACHISINA.

Metodología
Un paso importante para el desarrollo de la metodología 
es la modelación no-lineal de la estructura, debido a que 
la calidad de resultados depende que este represente al 
comportamiento que exhibirá frente a las solicitaciones 
impuestas. En la siguiente sección se describirán las 
características relevantes del edificio bajo estudio, seguido 
de la definición de los materiales según su parámetros y 
modelos constitutivos, finalizando con las consideraciones 
para llevar a cabo el modelamiento de cada uno de los 
elementos y otros aspectos de importancia, para así obtener 
el modelo computacional creado para el análisis. De forma 
análoga, se explicará el procedimiento de obtención y 
modificación de los registros sísmicos a emplear dentro 
del análisis no lineal tiempo-historia, y los criterios 
de aceptación según el procedimiento delineado en el 
documento de ACHISINA.

Descripción del edificio
El edificio analizado consiste en una torre de departamentos 
con uso habitacional, ubicado en la localidad de Reñaca 
en la comuna de Viña del Mar. Está materializado en 
hormigón armado, presentando 14 pisos y dos niveles de 
subterráneos, sumando con esto una altura total de 37 m 
desde el nivel de terreno. Respecto a su emplazamiento, 
el edificio se encuentra fundado en suelo tipo C y está 
localizado en zona sísmica 3 (aceleración efectiva A0 = 
0.4g), y con una categoría de ocupación II, todo según las 
clasificaciones contenidas en la norma NCh433 (2009).

La estructuración del edificio, según la Figura 1, sigue la 
practica chilena de usar muros especiales con geometrías 
complejas y vigas de acople. Respecto a sus dimensiones y 
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materiales utilizados, los espesores y grados de hormigón 
de muro varían por piso y dirección, se resumen en la 
Tabla 1.

Tabla 1: Espesores y grados de hormigón de muros, para diseño 
inicial y rediseño.

Diseño inicial Rediseño

Piso Hormigón, 
MPa

Espesor 
X, cm

Espesor 
Y, cm

Hormigón, 
MPa

Espesor 
X, cm

Espesor 
Y, cm

8 a 14 25 20 20 35 20 25
7 25 20 20 35 20 30

5 a 6 30 20 20 35 20 30
4 30 20 25 35 20 30
3 35 20 25 35 20 30

1 a 2 35 20 30 35 20 30

Tabla 2: Resultados de análisis modal espectral
Parámetro Dirección X Dirección Y

Período fundamental, s 0.86 1.41

Factor de reducción de respuesta R* 8.26 9.39

Corte basal elástico Q(R = 1), ton 2950.25 1880.69

Corte basal máximo inelástico Qmax, ton 1274.86 1274.86

Corte basal mínimo inelástico Qmin, ton 607.08 607.08

Corte basal inelástico reducido Q(R*), 
ton 357.06 200.36

Corte basal inelástico de diseño Qdiseño, 
ton 607.08 607.08

Factor de reducción de respuesta 
ajustado R** 4.86 3.10

Aceleración espectral inelástico Sa, m/s2 6.23 3.20

Desplazamiento espectral inelástico 
Sde, m

0.1211 0.2199

Desplazamiento ultimo de techo du, m 0.1574 0.2859

El diseño estructural fue realizado mediante un análisis 

Figura 1: Estructuración en planta, marcado en líneas negras los 
muros y en líneas claras las vigas.

modal espectral según las prescripciones de la norma 
NCh433 (2009), y siguiendo el código de diseño ACI 318-
08 (2008) con las modificaciones del decreto supremo DS60 
(2011). Se resume los resultados de este análisis en la Tabla 
2. Durante este procedimiento, se realizó el detallamiento 
de la armadura de muros y vigas, empleando acero grado 
A630-420H. Por otro lado, no exigido actualmente por 
las normativas, durante este proceso se consideraron los 
principios de diseño por capacidad en los muros, que no 
fueron incluidos hasta la edición del año 2019 del código 
ACI318 (2019).

Modelamiento estructural
La modelización no lineal de la estructura sismorresistente 
del edificio bajo estudio se realizó utilizando las 
herramientas proporcionadas por los productos de 
software SeismoStruct (2021) y SeismoBuild (2021), 
siguiendo las recomendaciones y directrices presentadas 
en su documentación. La siguiente sección presenta cómo 
los programas modelan los elementos estructurales y su 
base teórica, así como las consideraciones utilizadas para 
el desarrollo del modelo analítico.

En primer lugar, en el proceso de modelado, se considera 
la no linealidad geométrica teniendo en cuenta grandes 
desplazamientos y rotaciones, así como deformaciones 
independientes de cuerda del elemento (efectos P-Delta). 
En segundo lugar, se considera la no-linealidad del material 
a partir de la distribución completa de la inelasticidad en el 
elemento, a diferencia de la práctica usual de usar modelos 
en donde se concentran la plasticidad en puntos concretos. 
Esto tiene la ventaja de no requerir una calibración 
empírica del comportamiento real o ideal del elemento 
bajo condiciones de carga idealizadas, como sucede con los 
modelos de plasticidad concentrada. Se utiliza un modelo 
basado en fibras para representar el comportamiento de 
la sección transversal del elemento, donde cada fibra se 
asocia con una relación uniaxial esfuerzo-deformación, y 
el estado del elemento se obtiene a partir de la integración 
de la respuesta uniaxial no lineal esfuerzo-deformación de 
cada fibra individual en la que se subdivide la sección (el 
número de fibras depende de las dimensiones de la sección 
transversal de cada miembro estructural).

Dentro de las propiedades de los materiales a utilizar, para 
el hormigón, se utiliza como curva constitutiva el modelo 
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no-lineal de Mander et al. (1988) para el hormigón de grado 
G25. Los parámetros que definen el modelo constitutivo 
se encuentran resumidos en la Tabla 3, para los grados 
de hormigón empleados en el modelo. Para el acero de la 
armadura de refuerzo longitudinal y transversal, se emplea 
el modelo constitutivo de Menegotto y Pinto (1973), para 
el acero de grado A630-420H. Los parámetros que definen 
esta se resume en la Tabla 4.

Tabla 3: Parámetros de modelo constitutivo de Mander et al. 
(1988), hormigón G25, G30 y G35
Parámetro Hormigón G25 Hormigón G30 Hormigón G35

Resistencia a 
la compresión, 
MPa

33.00 38.00 43.00

Límite 
inferior de la 
resistencia, 
MPa

25.00 30.00 35.00

Resistencia a la 
tensión, MPa 2.60 2.90 3.20

Módulo de 
elasticidad, 
MPa

26999.00 28973.00 30820.00

Peso 
específico, 
kN/m3

24.00 24.00 24.00

Tabla 4: Parámetros del modelo constitutivo Menegotto y Pinto 
(1973), acero grado A630-420H
Parámetro Valor

Módulo de elasticidad E, MPa 200000.00

Resistencia a la fluencia fy, MPa 490.00

Deformación de fractura/pandeo (adim.) 1.00

Peso específico kN/m3 78.00

Modificación de registros sísmicos
Los registros sísmicos se seleccionan de acuerdo con los 
requisitos del documento ACHISINA (2017), que establece 
que se deben utilizar como mínimo 3 pares de registros 
horizontales (reales o artificiales) con características 
congruentes (origen, tipo de suelo, magnitud, entre otros) 
en relación con los eventos que controlan la sismicidad de 
diseño en la región. Para lograr esto, se eligieron los registros 
chilenos obtenidos de la base de datos del CESMD (2021) 
con el fin de obtener varios pares de registros mayores 
a Mw = 7; se utilizó el valor promedio del parámetro de 
interés evaluado en los criterios de aceptación.

Además, estos registros sísmicos deben ser modificados de 
manera que el promedio de los espectros combinados de 
desplazamiento mediante SRSS de todos los pares no sea 
inferior a 1.17 veces el espectro de desplazamiento elástico 
de NCh433 (2009), considerando β = 5%, entre los períodos 
de 0.50T y 1.25T, donde T corresponde a los períodos 
principales. Sin embargo, a pesar de esta indicación, los 
acelerogramas se han adaptado para un rango de períodos 
entre 0.05 s y 4.00 s. Esta consideración es pertinente, 
ya que incorpora las demandas sísmicas para el rango de 
períodos cortos, que corresponden a modos de vibración 
superiores. La contribución de estos modos de vibración 
superiores se vuelve decisiva en edificios de cierta altura. 
Para controlar eficazmente el costo computacional de los 
análisis, se recortan los registros utilizando el criterio 
de duración significativa de los registros, definido por la 
intensidad de Arias (1970).

Finalmente, el procedimiento de emparejamiento espectral 
se utiliza para modificar los registros corregidos de manera 
que los espectros combinados de desplazamiento no sean 
inferiores al espectro de desplazamiento definido en los 
requisitos del documento ACHISINA (2017). Este proceso 
se facilita mediante el programa SeismoMatch (2021), 
en el cual un grupo de registros puede ser emparejado 
en función de un registro de aceleración objetivo. Sin 
embargo, debido a que el documento requiere ajustarse al 
espectro de desplazamiento, se decide utilizar el espectro 
de aceleración resultante de la integración de esta. A partir 
de todo este procedimiento, se pueden obtener los registros 
modificados para ser utilizados en el estado límite de 
servicio, correspondiendo al sismo de diseño (SD) en el 
documento de ACHISINA (2017). Para el sismo máximo 
considerando (SMC), la norma permite utilizar los registros 
utilizados como sismo de diseño, pero aumentado en sus 
aceleraciones en un 30%.

Criterios de aceptación
Para evaluar el nivel de desempeño del edificio el 
procedimiento contenido en el documento de ACHISINA 
(2017) incluye criterios de desempeño para ambos estados 
límites, haciendo la verificación a nivel global y por los 
elementos que componen la estructura. Para el caso de 
estudio, es de interés conocer los criterios de desempeño 
para los muros y las vigas de acople controlados por 
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deformación, en donde el nivel de desempeño de servicio 
presenta los límites dados en la Tabla 5.

Tabla 5: Criterios de aceptación según manual de ACHISINA 
(2017).

Tipo Criterio Ocupación 
inmediata

Deformación 
adicional

Local

Acortamiento 
unitario en el 
hormigón confinado

0.008 0.015

Acortamiento 
unitario en el 
hormigón no 
confinado

0.003 0.003

Alargamiento 
unitario en el acero 
de refuerzo

0.030 0.050

Rotación plástica en 
viga de acople 0.01

Sin límite 
si no 
compromete 
estabilidad

Global

Edificios con 
elementos no 
estructurales frágiles

0.005 Sin límite

Edificios con 
elementos no 
estructurales 
dúctiles

0.007 Sin límite

Para evaluar el desempeño global, se miden los 
desplazamientos en los centros de masa de cada nivel. Sin 
embargo, para el desempeño local, es necesario discretizar 
las deformaciones por el tipo de material. 

Resultados y análisis
En esta sección, se presentan los resultados obtenidos 
utilizando el marco metodológico delineado en la 
sección anterior para su desarrollo. También se discuten 
los criterios de desempeño que rigen la evaluación de la 
estructura estudiada. Dentro del alcance de este artículo, 
resulta impráctico realizar una evaluación exhaustiva 
de cada elemento debido al gran número de elementos 
que componen la estructura. Por lo tanto, se ha decidido 
incluir en su lugar los resultados de un muro característico 
marcado rojo en el plano, como se muestra en la Figura 
1. Este fue elegido porque es uno de los elementos que 
presentan una de las relaciones demanda-capacidad más 
exigentes observadas en los análisis realizados. 

Por otro lado, debido a que el comportamiento exhibido por 
la estructura del edificio no cumple tanto para los criterios 
de desempeño globales y locales, como se revisará en esta 
sección a continuación, se dio la necesidad de hacer un 
rediseño para dar su cumplimiento. En esto se incluye 
aumentar las dimensiones y el grado de hormigón que 
compone los muros, como se resume en la Tabla 1, al igual 
que modificar su detalle de armadura, principalmente fuera 
de la seccion crítica (pisos 3-14).

Estado límite de ocupación inmediata
En primer lugar, se ilustra en las Figuras 2a y 2b el 
desplazamiento máximo medidos para el centro de masa 
de cada nivel, seguido de las derivas de entrepiso en las 
Figuras 2c y 2d, mostrando los valores promedio para cada 
dirección ortogonal de la estructura. 

Figura 2: Comparación de desplazamiento y derivas de entrepiso 
de diseño Original versus Rediseño. (a) Desplazamiento en X, 
(b) desplazamiento en Y, (c) deriva en X y (d) deriva en Y

Respecto al rediseño, en la dirección X, se puede apreciar 
un ligero incremento del desplazamiento máximo 
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incurrido, lo cual puede ser razonado por un aumento de 
flexibilidad por el aumento de masa total del edificio sin 
haber aumentado su rigidez respecto al modelo anterior. 
Respecto a la dirección Y, se puede apreciar una sustancial 
mejora en el comportamiento, reduciendo en general hasta 
un 30% el desplazamiento máximo, y superando el límite 
de particiones dúctiles hasta un máximo de 0.05% en los 
últimos pisos. Para la evaluación del desempeño local 
de los muros seleccionados, se presentan en las Figuras 
3a, 3b y 3c las relaciones demanda/capacidades máximas 
obtenidas para el alargamiento del acero y el acortamiento 
del hormigón.

Figura 3: Comparación demanda/capacidad de la deformación 
unitaria, muro en dirección Y, bajo diseño FBD y PBD. (a) 
Elemento de borde, (b) doble malla Estado y (c) acero de 
refuerzo.

Para el muro seleccionado, se puede observar que no se 
supera ninguno de los límites de deformación impuestos 
a los elementos de acero y hormigón. Se puede evidenciar 
que los márgenes que presenta son menores, acercándose 
en el primer piso al límite para el alargamiento del acero, 

y de forma preocupante al límite de deformación para el 
hormigón no confinado en el tercer piso, justo fuera de 
la zona contemplada con elementos de borde especial. 
Esto último puede ser de gran importancia, debido a que 
presentaría un modo de falla no deseable al alcance del 
diseño, fallando prematuramente en el tercer piso con 
poco aprovechamiento de la capacidad de deformación 
adicional prestada para los pisos inferiores. 

Para explicar lo anterior, se compara la demanda y 
capacidad del momento flector y la cortante, en las 
Figuras 4a y 4b, respectivamente. Para esto, se considera 
la demanda como la envolvente del análisis realizado, 
mientras que la capacidad se calcula a partir de las 
propiedades de los materiales y disposición del refuerzo 
del muro estudiado, aplicando como carga axial el peso 
sísmico. Se observa en el primer y en el tercer nivel se 
logra alcanzar cercanamente al momento flector donde se 
puede esperar que ocurra la plastificación, posiblemente 
produciendo una falla prematura en este último debido a su 
menor capacidad del hormigón, tal como se observó en los 
resultados anteriores. En cambio, la demanda por esfuerzo 
de corte igualmente no supera la capacidad del muro, por 
lo que es de esperarse una falla por flexión.

Figura 4: Comparación demanda/capacidad bajo diseño FBD y 
PBD. (a) Envolvente de momento y (b) envolvente de corte. 
Estado Límite de Ocupación Inmediata. 

Respecto al rediseño, se puede observar que el muro del 
tercer piso no presenta deformaciones superiores según se 
apreció en el diseño original, asimismo, la comparación 
entre la demanda y capacidad a momento parece indicar la 
formación de la sección crítica en el primer piso. 
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Estado límite de capacidad de deformacion adicional
El estado límite corresponde solamente a la evaluación del 
desempeño local, en donde se revisan los mismos parámetros 
que en el estado límite anterior, pero permitiendo un rango 
mayor de daños para una solicitación sísmica amplificada. 
De forma análoga, se presenta las relaciones demanda/
capacidad para el alargamiento del acero y el acortamiento 
del hormigón de los muros seleccionados en las Figuras 
5a, 5b y 5c. 

Figura 5: Comparación demanda/capacidad de la deformación 
unitaria, bajo diseño FBD y PBD. (a) Elemento de borde, (b) 
doble malla Estado y (c) acero de refuerzo.

Se evidencia para el tercer nivel que se superan los límites 
para ambos materiales, presentando valores de deformación 
en comparación con la capacidad considerables para el 
hormigón. Estos resultados se pueden fundamentar en el 
hecho de la pérdida de la capacidad de resistir la flexión, 
considerando la gran reducción del refuerzo de acero, el 
espesor y el grado del hormigón utilizados entre los dos 
primeros pisos y los pisos superiores. En efecto, en lugar de 
concentrarse las deformaciones plásticas en los primeros 

niveles, está ocurriendo esto en el tercero, cuyo diseño no 
está preparado para manejar grandes deformaciones. 

De forma análoga al estado límite anterior, ilustrado en la 
Figura 6 se tiene que se alcanza el momento de fluencia para 
el primer y el tercer nivel, con lo que explica los resultados 
anteriores respecto a las deformaciones experimentadas en 
este último piso. En efecto, se logra plastificar el muro en 
ambos niveles, ocurriendo la gran mayoría de la rotación 
en el tercer nivel y no en el primero, fuera de la intención 
del diseño por capacidad realizado inicialmente en el 
procedimiento lineal. Por otro lado, se tiene que se supera 
el límite del esfuerzo de corte en el segundo nivel, aunque 
esto viene después de la falla de la fibra de hormigón a 
compresión, por lo que incide como relevante para el 
estudio del posible mecanismo de falla de este elemento.

Figura 6: Comparación demanda/capacidad bajo diseño FBD 
y PBD. (a) Envolvente de momento y (b) envolvente de corte. 
Estado Límite de Capacidad de Deformación Adicional.

Respecto al rediseño, se presenta una mejora sustancial 
en cuanto a las deformaciones incurridas, lográndose 
cumplir con los requisitos especificados para el material 
de hormigón. En efecto, la comparación entre la demanda 
y capacidad a momento flector indica que el rediseño logró 
subsanar la deficiencia que presentaba el diseño original en 
los pisos 3-7, permitiendo el desarrollo de la rótula plástica 
dentro de la sección crítica definida en la etapa de diseño. El 
lector interesado podrá encontrar más antecedentes sobre 
esta investigación en Vielma-Quintero et al. (2023a,b). 

Conclusiones
En el presente articulo, a través del análisis realizado 
mediante el método ACHISINA, se puede concluir que, 
aunque la estructura obtenida mediante el diseño basado 
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en fuerzas (FBD) cumple con los criterios establecidos 
para el estado límite de ocupación inmediata, fue necesario 
revisar el diseño de los elementos de muro, especialmente 
aquellos correspondientes a la dirección Y. De hecho, 
existe una clara necesidad de mantener la capacidad de 
momento en relación a la altura para evitar la formación de 
rótulas plásticas fuera de la zona crítica definida en la etapa 
de diseño, lo que resulta en una subutilización de la mayor 
capacidad de deformación de los elementos de borde 
confinados pertenecientes a los dos primeros pisos. Por lo 
tanto, podría ser necesario incluir en el procedimiento FBD 
requisitos que tengan en cuenta la participación de modos 
superiores en el diseño. Para lograr esto, se recomienda 
evitar cambios bruscos en el grosor de las paredes, en las 
calidades de los materiales y en la disposición del refuerzo 
en el diseño, teniendo en cuenta la aparición de mayores 
momentos en niveles intermedios debido a una mayor 
participación de modos superiores.

En base a los resultados de las derivas de entrepiso, se 
revela la necesidad de aumentar la rigidez en la dirección Y 
de la estructura obtenida según el diseño basado en fuerzas 
(FBD), ya que se observaron derivas superiores al 1%, 
muy por encima del límite del 0.7%, incluso considerando 
el uso de particiones dúctiles. Se estima que es necesario 
reevaluar estos límites considerados para las derivas de 
entrepiso, aun con el conocimiento de la intención de obtener 
un desempeño de Ocupación inmediata al considerar un 
sismo de diseño, como se evidenció en eventos sísmicos 
recientes, se considera exigente para edificios que cumplen 
con un diseño lineal. Estos resultados se mejoraron con 
la aplicación de la metodología de diseño basado en el 
desempeño (PBD).

Al comparar las metodologías aplicadas en el diseño 
del edificio (FBD y PBD), se evidencian diferencias en 
su aplicación y en los datos medidos resultantes, siendo 
crítica la diferencia entre los registros sísmicos utilizados. 
Además, se sugiere realizar el emparejamiento de 
acelerogramas que se utilizarán en los análisis para evaluar 
el desempeño de las estructuras, ya sean registros reales 
o acelerogramas artificiales, abarcando todo el rango de 
períodos relevantes para la respuesta estructural, en lugar 
de depender únicamente de la recomendación de igualar 
entre 0.5T y 1.25T.
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El análisis estático no lineal ha sido desarrollado 
en un edificio de hormigón armado para estudiar el 
comportamiento a flexo-compresión de los muros de corte y 
estimar el daño a partir del cumplimiento de estados límites 
definidos en el documento de Diseño basado en desempeño 
de ACHISINA. Un modelo refinado de fibra distribuida ha 
sido incorporado en toda la altura del edificio considerando 
el comportamiento confinado del hormigón a partir del 
detallamiento de las secciones estructurales. Un diafragma 
rígido ha sido considerado en la estructura para modelar el 
comportamiento de la losa de hormigón armado. El método 
N2 ha sido implementado considerando la demanda sísmica 
en formato aceleración - desplazamiento a partir del espectro 
de desplazamiento establecido en el DS61, redactado 
posteriormente al terremoto Mw = 8.8 del Maule del 2010. 
Considerando los resultados, se concluye que la estructura 
obtiene un nivel de desempeño de ocupación inmediata para 
drifts cercanos al 5‰ en la dirección simétrica Y, mientras 
que en la dirección asimétrica X se observa una mayor 
cantidad de daños proporcional a un nivel de seguridad de 
la vida.

Palabras clave: análisis pushover, diseño basado en 
desempeño, demanda sísmica, método N2

The static nonlinear analysis has been developed 
for a reinforced concrete building to study the flexo- 
compression behaviour of the shear walls and estimate 
the damage beginning when the structures reach the 
limit state defined in ACHISINA performance-based 
seismic design document. A refined fiber model has 
been incorporated throughout the entire height of the 
building considering the confined behaviour of the 
concrete from the detailing of the structural elements. 
A stiff diaphragm has been considered in the structure 
to model the behaviour of the reinforced concrete slab. 
The N2 method has been implemented considering a 
seismic demand in acceleration displacement format 
based on the displacement spectrum establish in the 
DS61, enacted after the Mw = 8.8 Maule Earthquake 
in 2010. Regarding this result, it is concluded that the 
building obtains an immediate occupancy performance 
level for drifts close to 5‰ in the symmetrical Y 
direction, a greater amount of structural damage, 
proportional to a life safety performance level, is 
observed.

Keywords: pushover analysis, performance-based 
design, seismic demand, N2 method

Introducción
La naturaleza sismogénica de Chile producto de la interfaz 
entre la placa de Nazca y Sudamericana, genera una 
elevada convergencia de -8.4 cm por año, con terremotos 
con un periodo de ocurrencia mayor que cualquier zona 
sísmica del mundo (DeMets et al., 1990). Terremotos de 
elevada envergadura acontecen en 1985 (Mw = 8.0), 2010 

(8.8) y 2014 (8.2),  de facto 14 terremotos generados desde 
1900 promediando 1 cada 8 años (Lagos et al., 2021). 
Implica la constante necesidad de supervisar y evaluar las 
herramientas de diseño sismorresistente con el propósito de 
producir estructuras con un desempeño sísmico adecuado 
para enfrentar terremotos a nivel de seguridad de la vida. 

DOI: https://doi.org/10.21703/0718-2813.2024.35.2802
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El terremoto del Maule del 2010 ofrece una excelente 
oportunidad para estudiar los edificios de hormigón armado 
diseñados por los códigos de diseño sísmico modernos 
(Telleen et al., 2012), sometidos a un nivel de daños 
mayores que los reportados para el terremoto de 1985 de 
Algarrobo (Massone et al., 2012), en algunos casos con 
pérdidas económicas significantes (Suquillo et al., 2018).

Cambios importantes en la normativa de Chile posterior 
al terremoto del 2010 (Carvallo y Alcaíno, 2012) son 
introducidos a través del DS61 (2011) y DS60 (2011), con 
el propósito de mejorar el comportamiento estructural de 
los muros de hormigón armado e incorporar conocimientos 
de diseño basado en desplazamiento, emigrando de la 
analogía entre desempeño y resistencia. El enfoque de 
diseño basado en fuerzas (análisis modal espectral) de la 
norma NCh433 (2009) guarda coherencia con el estándar 
ASCE-7 de los Estados Unidos (ASCE/SEI 7-16, 2017), 
donde el comportamiento inelástico es considerado a partir 
de la aplicación de factores de reducción de comportamiento 
dependiente de la ductilidad estructural (Vielma et al., 
2006). El diseño se limita a un nivel de deformaciones 
elásticas, desconociendo el comportamiento a niveles de 
deformación que consideren una degradación importante de 
la rigidez. Independientemente, el desempeño estructural 
fue prácticamente operacional para el terremoto del 2010, 
sin aplicación normativa del diseño basado en desempeño 
en Chile (Lagos et al., 2012).

La investigación es focalizada en la evaluación del 
desempeño de un modelo no lineal con plasticidad 
distribuida, aplicado a un edificio de 14 pisos de muros 
de hormigón armado. Para ello, se ha llevado a cabo una 
modelación no lineal refinada de fibras distribuidas y 
rótulas concentradas para evaluar el desempeño sísmico 
tomando como referencia el documento de diseño basado 
en desempeño de ACHISINA (2017).

Antecedentes
Los terremotos inducen fuerzas y desplazamientos en 
la estructura, si la estructura tiene la capacidad de una 
respuesta elástica existirá una relación proporcional entre 
la fuerza y el desplazamiento, dada por la rigidez inicial del 
sistema estructural. El diseño es considerado correcto si la 
solicitación no sobrepasa la resistencia, no obstante, para 

niveles de demanda sísmicos extremos como en el caso de 
Chile es muy probable que esta condición no se garantice. 
Elevadas demandas sísmicas inducirán el eventual daño 
de la estructura producto de la incursión inelástica. Por 
tanto, el método basado por fuerza tiene la gran limitación 
de no verificar la capacidad de la estructura para sismos 
de gran intensidad. Los códigos de diseño sísmico que 
intentan reflejar grandes avances en conocimientos no son 
transparentes en la determinación del comportamiento 
completo (Bertero, 1989), es por ello la necesidad de 
introducir nuevos métodos de diseño que nos permitan 
entender de mejor manera el comportamiento completo 
hasta la condición de colapso. Esto implica evaluar el 
cumplimiento de niveles de desempeño en la estructuración 
para diversos niveles de demanda sísmica.

Diseño lineal basado por fuerzas
El diseño basado por fuerzas considera un comportamiento 
lineal, estableciendo una relación perfectamente 
proporcional entre la fuerza y el desplazamiento, 
es decir, a un nivel infinito de fuerza, infinito es el 
desplazamiento para todo rango de deformaciones. 
Factores de agrietamiento constantes son introducidos 
para representar la pérdida de rigidez de las secciones para 
sismos elevados. La demanda sísmica es representada por 
fuerzas distribuidas en la altura del edificio, considerando 
los modos de vibración (Plaza, 2017). Una combinación 
modal es necesaria para representar la fuerza de diseño. 
Las fuerzas sísmicas son definidas a partir de los espectros 
de aceleraciones establecidos por la clasificación sísmica 
del suelo de fundación, reducidos previamente por un 
factor de reducción de respuesta. Estos factores se aplican 
por igual para todos los modos de vibración, simplificación 
que no representa el comportamiento real de la estructura 
(Montoya-Coronado et al., 2017), pues a grandes niveles 
de deformación la formación de rótulas plásticas en los 
primeros pisos provoca que el comportamiento estructural 
sea influenciado por los modos superiores (Massone y 
Bass, 2020). Sin embargo, este enfoque de diseño no 
proporciona información sobre el mecanismo de colapso, 
dado que se limita únicamente a dar seguridad de la vida.

Diseño basado en desempeño
La ingeniería basada en desempeño busca limitar los 
daños de las estructuras para diversos niveles de demanda 
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sísmica. SEAOC (2008) crea el comité visión 2000 para 
definir objetivos específicos en el diseño basado en 
desempeño. El SEAOC Blue Book después de terremotos 
devastadores en 1900, estipula los siguientes objetivos 
de desempeño que deben cumplir las estructuras: (1) 
Soportar un terremoto de baja envergadura sin daños, 
(2) deberán resistir un terremoto de media envergadura 
sin daños estructurales, pero podrían ocurrir daños 
no estructurales, y (3) soportar un terremoto de rara 
ocurrencia experimentado daños, sin alcanzar una 
condición de colapso.

La determinación precisa del comportamiento estructural 
durante el evento sísmico conlleva una incertidumbre 
asociada a la determinación del daño. No obstante, 
mediante análisis no lineales, es posible comprender el 
comportamiento a flexo-compresión de las secciones 
de hormigón armado, abarcando un amplio espectro de 
deformaciones hasta una posible condición de colapso.

Por ejemplo, el diseñador estructural podrá conocer 
la ubicación real de la zona crítica del edificio, 
que previamente fue elegida pero nunca verificada 
explícitamente en el diseño estructural (Lafontaine, 2020). 
Esta filosofía diseño últimamente ha sido potenciada por 
la guía de ACHISINA (2017), la cual permite definir las 
pautas básicas para llevar acabo un performance-based 
design.

Caso de studio
Ubicado en la ciudad de Villa Alemana, este es un edificio 
de 14 pisos de altura con una altura máxima de 39.40 m, 
2.55 m de altura de entrepiso y 2 niveles de subterráneos. 
De uso habitacional y construido completamente de 
muros de hormigón armado. Los muros del edificio son 
estructurados a partir de formas C, L o T, asimétricas 
principalmente, representativo de los edificios de muros de 
hormigón armado chilenos. Presenta espesores de 20 cm 
en la totalidad de la planta con la excepción de algunos 
muros perimetrales de 30 cm acoplados con vigas que 
reducen la excentricidad de la planta.

El edificio se encuentra fundado sobre suelo tipo D (180 
m/s < Vs < 350 m/s) y zona Sísmica 3 cercana a la zona 
de subducción. El diseño preliminar fue llevado a cabo 
considerando principalmente la NCh433 (2009), DS60 
(2011) y DS61 (2011), a través de un análisis modal 

espectral. Con un aspecto de forma mayor a 2.6 clasifica 
como slender walls, donde las deformaciones por flexión 
son las principales contribuyentes de las deformaciones 
laterales (Huang et al., 2011).

Modelación no lineal
El modelo en base a rótulas concentradas y fibras 
distribuidas han sido aplicados para la modelación 
estructural. Un modelo previo de rótulas concentradas 
llamado M1 fue desarrollado de forma comparativa. 
Posteriormente un modelo de fibras distribuidas en muros 
más rótulas concentradas en vigas llamado M2, es utilizado 
para evaluar el desempeño final. Principalmente, el modelo 
de fibra busca representar el comportamiento no lineal por 
flexo-compresión de los muros de hormigón, discretizando 
la sección trasversal en finitas fibras y la sección longitudinal 
en secciones de integración (Figura 1).

Figura 1: Discretización de las fibras distribuidas en la sección 
transversal (SeismoStruct, 2020)

Además, cada sistema de muro se encuentra unido 
por cachos rígidos para otorgar compatibilidad en 
deformación. En cada fibra la no-linealidad es definida a 
partir del diagrama de momento – curvatura que depende 
directamente del detallado de las secciones. El modelo 
de plasticidad distribuida permite desvincular al diseño 
estructural del concepto de longitud de plastificación, el 
cual ha sido ampliamente cuestionada su aplicabilidad.

Considerando el modelo constitutivo de análisis no lineal 
de los materiales se han empleado el modelo de Mander del 
hormigón (Mander et al., 2011) y el modelo de Menegotto 
y Pinto (1973) para el acero. Se ha considerado el efecto 
P-Δ en análisis estructural.

Definición de la demanda sísmica
Se emplea un enfoque determinístico en la determinación 
de la demanda sísmica, a diferencia del enfoque 
probabilístico ampliamente utilizado en el mundo. El 
terremoto del Maule del 2010 es considerado como SD 
(sismo de diseño) presentado en formato de aceleración – 
desplazamiento para su posterior aplicación en el método 



88

Aguayo, R., Vielma, J. y Carvallo, J. (2024).  35, 85-93

N2 (Fajfar y Gašperšič, 1996). Este nivel de demanda 
sísmica es considerado como un terremoto raro con un 
periodo de retorno de 475 años. Se considera como nivel de 
sismo de diseño (SD), debido a que el desempeño exhibido 
por los edificios en 2010 fue de ocupación inmediata 
(Lagos et al., 2012). Mientras que para el sismo máximo 
considerado (SMC) se tomará la deriva global del sismo de 
diseño multiplicada por 1.4, como lo dice el punto 3.5.2 del 
documento de ACHISINA (2017).

Método N2 y performance point
Para evaluar el performance point, el método N2 fue 
aplicado sobre la estructura de forma bidireccional 
(Figura 2). Este enfoque determinístico facilita la 
evaluación del desempeño, a través de la superposición 
gráfica del espectro de capacidad (obtenido a partir de 
transformaciones modales) y el espectro de aceleración-
desplazamiento (Dautaj et al., 2015). El espectro de 
capacidad es previamente bi-linealizado a partir del 
método de compensación de Park (1988). Al determinar 
el performance point se conocerá la deriva global para 
evaluar el desempeño a nivel del SD. El método de Fajfar 
ha sido implementado, ya que permite una aplicación 
racional y práctica en la evaluación del desempeño 
sísmico (Dautaj et al., 2015).
 

Figura 2: Determinación del performance point, método N2.

Resultados y discusión
Comparativa de técnicas de modelación
Una comparativa entre 2 técnicas de modelación 
expresadas en el modelo M1 y M2, ha sido llevada a cabo 
para estudiar el comportamiento de la curva de capacidad. 

La estructura fue analizada en ambas direcciones y 
sentidos, para ello fue necesario numerosas calibraciones 
en los parámetros de convergencia para la resolución 
de las ecuaciones no lineales y la obtención de la curva 
de capacidad. Principalmente se observa que la curva 
de capacidad del modelo M1 sobrestima la capacidad 
resistente en comparación de la curva de capacidad del 
modelo M2. Comienza a ser prácticamente imposible, 
para el modelo M2 de fibra distribuida, obtener la totalidad 
de la curva con degradación de resistencia. Precisamente 
cuando el modelo M2 pierde la convergencia numérica 
simultáneamente se alcanza el peak de cortante basal en el 
modelo M1 y degradando su resistencia.

Análisis modal
Del análisis modal en la dirección Y, el periodo es de 0.56 
s con un 64.89% de la masa traslacional. Para la dirección 
en X el periodo es de 0.65 s con un 64.40% de la masa 
traslacional. 50 modos fueron necesarios para mover el 
95% de la masa participativa.

Análisis de la curva de capacidad
Luego de aplicar el método N2 y obtener las demandas 
de diseño, estas se representarán gráficamente en la 
curva de capacidad (Figura 3). Las demandas de diseño 
se representan gráficamente mediante líneas continuas en 
color azul y rojo en los ejes Y e X, respectivamente. En 
cuanto a las líneas punteadas, estas reflejarán las demandas 
para el SMC, siendo en azul para el eje X y en rojo para 
el eje Y.

Figura 3: Análisis de la curva de capacidad en X (+) e Y (+)

Para la demanda de diseño, se registra una deriva global 
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en el eje X de 6.6‰ y de 4.8‰ en el eje Y. Mientras que 
para el SMC en X de 9.2‰ y 6.8‰. Para estos niveles 
de deformaciones se llevará a cabo el análisis a nivel 
local (deformaciones unitarias) y global (drift entrepiso). 
Se observa para drift cercanos al 5‰ el desempeño es de 
ocupación inmediata y para drift del 2‰ el desempeño 
es perfectamente operacional, con algunos elementos en 
fluencia, es decir, el comportamiento es prácticamente 
lineal. A través de caracterizaciones previas de edificios 
chilenos y el estudio dado la realidad sísmica, el desempeño 
exhibido es congruente con la investigación de Lagos et al. 
(2012), donde los edificios con índice de rigidez HX/T entre 
40 y 70 m/s y drift menores al 5‰ tuvieron una respuesta 
de ocupación inmediata para el terremoto del Maule del 
2010.

Nivel de desempeño a nivel global
Para evaluar el desempeño global estudiaremos los 
drift de entrepisos. Es necesario en primera instancia la 
modelación de un nodo de control en el centro de masa 
de cada nivel, conectado al muro más cercano mediante 
un cacho rígido. Esta técnica permite evaluar los drift para 
cada factor de carga. La línea verde y roja respectivamente 
representa drift del 5‰ y 7‰, que son los máximo valores 
para edificios con elementos no estructurales frágiles y 
dúctiles, respectivamente (Figura 4).

Figura 4: Derivas de entrepiso para SD y SMC, (a) para el 
análisis en dirección x y (b) para el análisis en la dirección y

Se observa que, para el SD en el eje Y (dirección rígida), 
se presentan drift menores al 7‰ y ligeramente más altos 

que un 5‰, alcanzando los valores máximos en el piso 6 y 
8. Mientras tanto, para la demanda MCE, los drift exceden 
los valores del 7‰. En la dirección X (dirección menos 
rígida), para el SD, los drifts exceden el límite de 7‰ 
para el estado de ocupación inmediata, concentrando los              
valores máximos en el 9no y 12avo piso. Los drift muestran 
un comportamiento inelástico con valores máximos en los 
pisos superiores, mientras que los drifts máximos elásticos 
ocurren a mediana altura.

Nivel de desempeño a nivel de componen-
tes
El análisis por deformaciones unitarias considera la 
redistribución de tensiones a medida que los elementos 
sufren daños. Este análisis pretende establecer 
conservadoramente la capacidad de deformación y 
resistencia para elevadas demandas sísmicas. Se presenta a 
continuación un sistema de muro estudiado en el cual se han 
medido las deformaciones unitarias en elevación en ciertos 
puntos específicos de la sección transversal (Figura 5).

Figura 5: Muro con comportamiento desfavorable en X

Este muro ha sido seleccionado pues es el primer elemento 
estructural que inicia la fluencia en X, correspondiente al 
muro más largo en aquella dirección. Se verifica que en la 
dirección Y el muro cumple perfectamente los criterios de 
desempeño (limitación de deformaciones unitarias) para 
ambos niveles de demandas sísmicas. En otro escenario, 
en la dirección X+, dada la demanda sísmica, la cabeza 
de confinamiento P1 en el primer piso alcanza valores de 
deformación unitaria mayores que el 1.5%. Por tanto, es 
necesario estudiar esta sección que se considera la más 
desfavorable en el diseño estructural. Podría ser necesario 
aumentar el espesor de los muros para incrementar el nivel 
de confinamiento en la sección y así alcanzar un mejor 
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desempeño sísmico. Además, se realiza un análisis de la 
sección utilizando SAP2000 para determinar la capacidad 
de deformación, como lo dicta la práctica convencional. 
Aplicando el diseño basado en desplazamiento la demanda 
de drift alcanza un 8.2‰ en +X. Esto no es consistente 
con lo entregado en el análisis no lineal pues la punta 
P1 del muro alcanza el εc = 0.008 para un 5.2‰, es decir, 
el comportamiento no lineal acoplado infiere menor 
capacidad de deformación.

En la Figura 6, las líneas continuas ilustran las deformaciones 
unitarias a nivel SD, mientras que las líneas punteadas 
indican las deformaciones unitarias correspondientes al 
SMC. Mientras que, las líneas horizontales representan 
los valores de los estados límites (criterios de aceptación) 
definidos en el documento de ACHISINA. Para efectos 
de mejor visualización de las gráficas, se ha considerado 
la medición hasta el 9no piso, pues las deformaciones 
unitarias no representan daños significativos en pisos 
superiores.

La Figura 7 ilustra la progresión de los estados de daño 
en los complejos muros de corte del edificio estudiado 
a medida que se realiza un análisis de empuje en ambas 
direcciones X e Y, y en signos tanto positivos como 
negativos, a través de varios niveles de desplazamiento 
del centro de gravedad del techo. Nótese que, para 
edificaciones con muros de corte complejos, en los cuales 
no existe simetría ni regularidad estructural, es muy 
necesario que el análisis considere los dos signos (+ y -) ya 
que estos producen diferentes estados de daño a los muros 
de corte complejos. La Figura 7 presenta la evolución del 
daño producido en cada análisis, cada línea representa un 
análisis, con las derivas globales aumentando de izquierda 
a derecha.

Conclusiones
El análisis no lineal trasciende las esferas ingenieriles, 
brindando un camino para alcanzar la resiliencia   estructural 
y limitar los daños. El modelo físico no lineal desarrollado 
en SeismoStructure que permite una activación cromática 
de las secciones en respuesta al cumplimiento de estados 
límites de falla en los materiales, ofrece una manera efectiva 
y visualmente comprensible de identificar y resaltar zonas 
críticas afectas a daños. La aplicación del análisis no lineal 
podría conducir en una disminución sustancial de los 

Figura 6: Deformaciones unitarias en elevación y comparación 
con estados límites para: (a) dirección X (+) bajo SD, (b) 
dirección X (+) bajo MCE, (c) dirección X (+) bajo SD y (d) 
dirección X (+) bajo MCE
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de deformaciones en el techo, en contraposición a lo 
observado en X. Cuando la flexión es controlada por la 
tracción, proporcionamos un mayor nivel de seguridad de 
la vida. El estudio de la progresión de estados límites a 
nivel global permite entender el comportamiento sísmico 
en la degradación de rigidez, resistencia y ductilidad. 
Debido a los múltiples ajustes requeridos en los parámetros 
de convergencia para lograr la estabilización de las 
ecuaciones no lineales, se vuelve una tarea prácticamente 
inalcanzable para el modelo de fibra distribuida obtener la 
curva de capacidad con una degradación completa de la 
resistencia una vez que se ha alcanzado el peak máximo de 
cortante basal, a niveles de deriva global que rondan el 1%.

Considerando el análisis global de deformaciones en 
la dirección Y, el nivel de demanda de diseño lleva la 
estructura a un nivel de operación inmediata con drift de 
techos menor al 5‰, consistente con el comportamiento 
global exhibido por los edificios de hormigón armado para 
el terremoto de Maule del 2010. Los desplazamientos de 
diseño disminuyen conforme aumenta la rigidez; en otras 
palabras, la rigidez constituye ser un factor principal 
para restringir los daños estructurales y lograr el nivel 
de ocupación inmediata para el SD, tal como ha sido 
demostrado por los edificios típicos chilenos de muros 
de hormigón armado. Además, las derivas inelásticas 
obtenidas del análisis no lineal al no estar controladas 
por factores de reducción ni de rigidez, permite establecer 
una limitación de daño de elementos no estructurales a 
elevados niveles de deformación.

Considerando el análisis local de las deformaciones 
unitarias, para la demanda sísmica de diseño determinada 
por el punto de desempeño (basado en el terremoto Mw = 
8.8 del Maule del 2010), es posible establecer que en la 
dirección desfavorable (X), el edificio exhibe un nivel de 
desempeño de seguridad de la vida, aunque existen ciertos 
niveles de daños que son congruentes con la definición               
de demanda sísmica definida en la NCh433 (seguridad de 
la vida). Por otro lado, en la dirección Y, las deformaciones 
unitarias no superan los límites establecidos en el 
documento de ACHISINA para los criterios de aceptación 
de ocupación inmediata. Es fundamental mencionar, que 
los estados de daños analizados no son representativos 
para sismos de naturaleza frecuente.

Basándonos en el estudio de la progresión del daño en la 

Figura 7: Activación cromática de las secciones para distintos 
niveles de deriva global. La gama de colores presentadas en los 
modelos es congruente con los colores de las gráficas de estados 
límites. (a) 0.002 in Y+, (b) 0.005 in Y+, (c) 0.006 in Y+, (d) 
0.0068 in Y+, (e) 0.002 in Y-, (f) 0.005 in Y-, (g) 0.006 in Y-, (h) 
0.0068 in Y-, (i) 0.002 in X+, (j) 0.005 in X+, (k) 0.0066 in X+, 
(l) 0.0092 in X+, (m) 0.002 in X-, (n) 0.005 in X-, (o) 0.0066 in 
X-, (p) 0.0092 in X-

costos asociados a daños y las tareas de restauración en la 
rehabilitación sísmica, considerando los daños como una 
variable de diseño.

En la dirección asimétrica con respecto a X se exhibe una 
falla por flexión controlada por la compresión, mientras 
que en la dirección simétrica con respecto a Y, la flexión se 
ve influenciada por la tracción, aumentando la capacidad 
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estructura una vez que se han alcanzado los estados límites, 
se ha observado que el elemento estructural que inicia 
la fluencia en primer lugar es el muro más largo en cada 
dirección, seguido por la prematura fluencia de las vigas. A 
elevados niveles de deformación se comprometen en gran 
medida. Es importante que los diseñadores estructurales 
siempre diseñen de forma rigurosa el confinamiento en 
las cabezas a compresión, más allá de los límites mínimos 
normativos. Puesto que, en el análisis no lineal, los muros 
con asimetría complejas acoplados por un diafragma 
rígido presentan menor capacidad de deformación que lo 
reportado para el análisis convencional de diseño basado 
en desplazamiento establecidos en el DS61 (2011) que 
considera al muro con un comportamiento en cantiléver 
desacoplado.

Es importante enfatizar que el análisis no lineal tiempo 
historia, es la herramienta más precisa para determinar el 
desempeño sísmico de un edificio, pero presenta importantes 
limitaciones debido al extenso tiempo de procesamiento y 
post-procesamiento, siendo poco práctico para proyectos 
convencionales de diseño sismorresistentes. Por tanto, esta 
investigación presenta al análisis no lineal con empuje 
incremental como una alternativa con tiempos razonables 
de procesamiento de 45 a 30 min evaluando la capacidad 
de la estructura a elevados niveles de demanda sísmica y 
permitiendo verificar un adecuado diseño estructural con 
los métodos convencionales. Así garantizamos mayor 
seguridad sísmica en el diseño para edificios de cualquier 
altura, alejándonos de un panorama imprevisto de colapso.
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Pedro Ortigosa de Pablo
Ingeniero Civil
1942-2024

El 6 de enero del 
año 2024 falleció el 
destacado ingeniero 
geotécnico Pedro 
Ortigosa de Pablo, 
Ingeniero Civil 
de la Universidad 
de Chile, MSc 
del MIT, con más 
de 50 años de 
actividad en las 
áreas de geotecnia, 
dinámica de suelos 
e ingeniería de 
f u n d a c i o n e s , 
socio y Director 
de Sochige. 
Fue ingeniero 

de la sección estructuras de ENDESA, ingeniero de 
investigación y director del Instituto de Investigaciones y 
Ensayos de Materiales IDIEM de la Universidad de Chile, 
research assistant en el MIT, Profesor titular de Mecánica 
de Suelos e Ingeniería de Fundaciones en la Universidad 
de Chile. Fundador de la empresa consultora Petrus. Autor 
y coautor de más de 1500 estudios geotécnicos para obras 
de ingeniería civil en las áreas de edificación, minería, 
industria e infraestructura vial y portuaria. Además, autor 
de numerosas publicaciones relacionadas con densificación 
de arenas por vibración, licuación de suelos, micro 
regionalización sísmica, empujes de tierra, fundaciones 
de grandes estructuras, entibaciones y socalzados, 
comportamiento de suelos finos bajo cargas cíclicas, 
suelos expansivos, comportamiento estático y sísmico de 
suelos granulares gruesos y varios otros temas. Tuvo una 
importante participación en el Metro de Santiago, tren 
Merval y varios puertos del país. Pedro Ortigosa fue uno 
de los más importantes ingenieros geotécnicos de Chile 
en los últimos 40 años, profesor de varias generaciones 
de ingenieros y un activo colaborador de la difusión del 
conocimiento de la geotecnia en el país. Fue miembro del 
Comité Organizador de la IX Conferencia Panamericana 
de Mecánica de Suelos e Ingeniería de Fundaciones 
realizada en Valparaíso, Chile en mayo de 1991.
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Don Pedro Antonio Ortigosa de Pablo nació el 13 de junio 
de 1942, siendo el mayor de 5 hermanos. Creció con sus 
padres en la ciudad de Rancagua y su educación escolar la 
realizó en el colegio Hermanos Maristas Rancagua, donde 
adelantaba materia los veranos para salir unos años antes 
que sus compañeros. Posteriormente fue a la Escuela de 
Ingeniería de la Universidad de Chile donde obtuvo el título 
de Ingeniero Civil en 1966. Luego obtuvo un magister 
MSc en el Massachusetts Institute of Technology MIT 
en EEUU bajo la supervisión del Prof. Robert Whitman. 
Cabe indicar que sus trabajos de investigación en el MIT 
se encuentran citados en los clásicos libros Mecánica de 
Suelos de Lambe y Whitman (1969) y Principles of Soil 
Dynamics de Das (1993). Es importante destacar que Don 
Pedro fue parte del inicio del desarrollo de la investigación 
en Dinámica de Suelos a nivel mundial, después de los 
grandes terremotos de Valdivia en Chile en 1960, Niigata 
en Japón en 1964 y Anchorage en Alaska EEUU en 1964. 
Don Pedro fue fundamental en la norma sísmica chilena 
de 1972, al incorporar efectos dinámicos del suelo en 
la respuesta sísmica. Por todo lo anterior, Don Pedro es 
considerado el fundador de la Dinámica de Suelos Sísmica 
en Chile.

Don Pedro, o “Perico” como le decían sus amigos, era 
una persona y un profesional con absoluta seguridad de sí 
mismo, con ética personal y de trabajo, voluntad de hierro 
y franqueza en el trabajo puro y duro, donde sus clientes 
de pequeños a grandes estaban seguros en fundar sus 
proyectos y sus alumnos seguros en sus enseñanzas. Siendo 
esta especialidad una mezcla de constantes dificultades, 
tanto por la variabilidad de las estratigrafías y parámetros 
del subsuelo, a muchos los dejaba ensimismados en el 
zoom in cuando se debe aplicar el zoom out primero. Como 
decía Don Pedro, hay que ver el animal en su conjunto 
y su entorno, y luego lo despostamos. Para problemas 
geotécnicos complejos de abordar para un ingeniero civil, 
asentaba soluciones inteligentes, factibles, claras, seguras 
y de acuerdo con las mejores prácticas de la ingeniería.  

Don Pedro se consolidó como un hombre estudioso, 
ingeniero, un actor en sus clases y charlas, lúdico total, 
un maestro. Su arduo trabajo lo expandió al mito como 
profesor, mentor de tesis y contraparte de colegas, siendo 
un hombre intenso desde su amado ámbito de trabajo 
geotécnico a su carácter, a veces indómito, de ir y venir 
de sentimientos, pero cruzado ese camino existía un mar 
de recompensas de aprendizaje personal y de geotecnia 
inconmensurables. 



Otra derivada corresponde a un ingeniero solucionando 
problemas de pequeña a gran envergadura, entregando 
con su grano de arena, riqueza y progreso a esta nación, 
más allá del justo cumplimiento de la profesión, tanto es 
así que obtuvo la Condecoración Presidente Balmaceda 
en grado de Gran Oficial otorgada por el Ministerio de 
Obras Públicas (2010). Además, recibió los premios a la 
excelencia otorgado por Achisina (2010), Ingeniero del 
año otorgado por la Asociación de Ingenieros Consultores 
de Chile (2015) y Socio Honorario de Sochige (2018).

Su obra está plasmada en sus cursos de la Universidad 
de Chile, en sus cursos dictados al MOP, en sus cursos a 
empresas, diversos artículos de investigación e informes 
de mecánica de suelos de Petrus, empresa que fundó en 
los años 1970s. Uno de sus últimos grandes proyectos fue 
el puente colgante sobre el Canal de Chacao. Entre sus 
obras más destacadas está la sección de diseño sísmico de 
puentes y estructuras sísmicas del Volumen 3 del Manual 
de Carreteras del MOP, la cual es un referente obligado en 
la ingeniería práctica.

Según su socio, Sr. Claudio Martínez, era impresionante 
como dejaba su visión en gráficos y dibujos a escala, 
detallaba en breve tiempo soluciones complejas que tomaría 
una semana de trabajo llegar a ellas. Sus conversaciones en 
Petrus de pocos minutos aclaraban conceptos y direcciones 
de análisis. Al detectar incoherencias paraba y obligaba a 
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averiguar e indagar más información, de lo contrario decía 
“hasta acá llegamos” (era su estrategia para desafiar y 
abordar el tema de manera correcta). En terreno cambiaba 
su carácter diametralmente al de un ingeniero de oficina, 
se sentía plenamente realizado, faenando, martillando, 
tocando, palmando y ejecutando sus pruebas de campo. 

El Prof. Wesley recuerda que Don Pedro se unió a su curso 
sobre suelos residuales en la Universidad de Chile el año 
2005 y menciona que él contribuyó enormemente al curso 
haciendo muchas preguntas relevantes dándole así vida al 
curso.

A partir del 2010 se alejó de las aulas, aunque siguió 
trabajando en consultoría. Él será muy recordado y 
extrañado por la comunidad académica y de la ingeniería.  

Su funeral fue en el parque del recuerdo donde fue cremado 
y sus cenizas lanzadas al océano Pacífico en Quintay y en 
la bahía de Valparaíso.  

Antonio Barrios, Petrus

Rodolfo Saragoni, Universidad de Chile

Luis Valenzuela, Consultor Geotécnico (ex Presidente 
de SOCHIGE y ex Vicepresidente de ISSMGE)

Felipe Villalobos, Universidad Católica de la 
Santísima Concepción
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Desde nuestra larga experiencia en la industria del acero y la geotecnia,
hemos tenido conversaciones profundas con ingenieros sobre los
términos "similar" y "equivalente". Hemos descubierto que una manera
efectiva de entenderlos es comparándolos con la industria farmacéutica. 
Mientras que "equivalente" implica tener las mismas características que
permiten la sustitución, "similar" se refiere a la semejanza sin la misma
composición o dosis.
Esto es crucial en la industria del acero, un ejemplo de esto es que
nuestros productos no pueden ser reemplazados por marcas similares,
ya que es indispensable que sean equivalentes en su composición
química y mecánicas para garantizar un rendimiento óptimo. 
El Sistema de Barras Autoperforantes Ischebeck TITAN representa una
solución de ingeniería innovadora, destacada por su eficacia y
durabilidad. Este sistema se emplea principalmente en la instalación de
micropilotes para cimentaciones y refuerzos de estructuras de
contención, así como en la estabilización de taludes y otras aplicaciones
especializadas. 
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