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RESUMEN 

El presente trabajo de investigación consistió en realizar el diseño estructural sismo-

resistente de un aula, destinada para una sala de computación, ubicado en el recinto San José 

Adentro, de la parroquia Noboa. 

 

El lote donde se construirá el aula cuenta con un área de 54 m2, la estructura de hormigón 

armado, consta de 6 columnas y 1 terraza inaccesible, el suelo donde se fundará la estructura 

tiene una capacidad admisible de 16,35 T/m2 

 

La estructura será diseñada mediante el programa de cálculo estructural ETABS en el cual 

se emplearán la norma ecuatoriana de la construcción NEC SE DS, NEC SE HA 2015 y el 

código de requerimientos constructivos para concreto estructural ACI 318-14. 
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SUMMARY  

The present research work consisted in performing the structural quake-resistant 

design of a classroom, intended for a computer room, located in the San José Adentro 

precinct of the Noboa parish.  

 

The lot where the classroom will be built has an area of 54 m2, the reinforced 

concrete structure, consists of 6 columns and 1 inaccessible terrace, the ground 

where the structure will be founded has a permissible capacity of 16.35 T / m2  

 

The structure will be designed using the structural calculation program ETABS in 

which the Ecuadorian construction standard NEC SE DS, NEC SE HA 2015 and the 

code of structural requirements for structural concrete ACI 318-14 will be used. 
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1. INTRODUCCIÓN.  

Las estructuras se crean para satisfacer alguna necesidad del hombre. Para cumplir con 

su misión, las estructuras deben poseer los siguientes atributos: Funcionalidad, seguridad, 

durabilidad, satisfacción, estética y factibilidad económica. 

El diseño de una estructura es un proceso eminentemente creativo cuya finalidad es el 

llegar a definir sus características de forma tal que, durante su vida útil prevista, sea capaz 

de cumplir con su misión en forma óptima o, dicho en otras palabras, construir estructuras 

que den el mejor rendimiento.  

El acontecimiento de desastres naturales a nivel mundial es bastante reiterado y sus 

consecuencias no siempre son a corto plazo, y en ocasiones con cambios irreversibles, tanto 

en lo estructural como en lo económico y social. 

Nuestro país pertenece a la región denominada Cinturón de Fuego del Pacifico, 

compartida por casi todas las costas continentales e insulares bañadas por el Océano 

Pacifico, y donde se libera el 85% de la energía sísmica que libera el planeta en forma de 

terremotos, principalmente. El nivel de sismicidad en el Ecuador es relativamente alto, los 

sismos con magnitud mayor a 5,0 son frecuentes y muchos de ellos ocurren en las placas 

superficiales causando a menudo daños en las estructuras. 

 A partir de los resultados de pruebas realizadas en terreno, el análisis de muestras de 

suelo y roca en laboratorio y la determinación de parámetros geomecánicos, se debe efectuar 

el diseño de las fundaciones de una estructura sean estas superficiales o profundas. 
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Es reconocido el hecho de que la subducción de la placa de Nazca dentro de la placa 

Sudamericana es la principal fuente de generación de sismos tectónicos en el Ecuador.  

Existen varias falencias en las edificaciones del país porque se olvidó la amenaza sísmica 

tras décadas de no experimentar un evento de éstos, pero a raíz del terremoto ocurrido el 16 

de abril del 2017, se pudo verificar las deficiencias en las edificaciones. Esto debido a la 

falta de revisión por las instituciones encargadas de regularizar al momento de edificar una 

estructura, así mismo, también a la hora de diseñar una estructura no se aplican las debidas 

normas que rigen en nuestro País. 

El presente trabajo de investigación está enfocado en realizar un diseño sismo-resistente 

de una edificación que va a estar destinado para el uso de educación, se va a garantizar su 

comportamiento y seguridad ante los eventos sísmicos. Esto se logrará aplicando las normas 

NEC-15, y el código ACI-318-14. 

El presente trabajo de investigación se lo realizara en el recinto San José adentro, de la 

Parroquia Noboa, ayudando así, a los habitantes del sector y zonas aledañas, a disminuir el 

grado de analfabetismo en general, aumentando el rendimiento de los niños ya escolarizados 

y disminuyendo el absentismo escolar. 
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2. OBJETIVOS. 

 

2.1. OBJETIVO GENERAL  

Realizar el diseño estructural sismo-resistente de un aula de computación para la 

escuela Agustín Pincay, del recinto San José Adentro, parroquia Noboa. 

 

 

 

 

2.2. OBJETIVOS ESPECÍFICO S. 

V Determinar el tipo de suelo mediante ensayo de SPT (Standard Penetration Test), para 

lograr determinar el espectro de diseño elástico según la NEC-15. 

V Realizar el diseño estructural sismo-resistente del aula aplicando la norma Ecuatoriana 

de Construcción (NEC-SE-DS-2015.) y el código ACI 318-14. 

V Obtener las probables fuerzas de diseño a la cual va a estar sometida la estructura 

mediante modelación dinámica en software computacional ETABS. 

V Realizar cuantificación de los volúmenes de obra mediante un presupuesto referencial 
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3. MARCO TEÓRICO  

3.1. SISMICIDAD  

La sismicidad es la capacidad que tiene una zona determinada de experimentar sismos. 

El hecho es relevante en lo que respecta a la actividad humana, circunstancia que redundará 

en algunas precauciones si la misma fuese demasiado elevada. La sismicidad de una 

determinada zona geográfica se relaciona estrechamente con el choque de placas tectónicas 

y es por ello que las zonas montañosas o adyacentes suelen experimentar esta condición de 

modo supino. Al respecto, han existido situaciones que han desembocado en auténticas 

tragedias, en donde han existido pérdidas materiales de enorme relevancia, como asimismo 

pérdidas de vidas humanas. Es frecuente que las zonas de una sismicidad considerable se 

encuentren en cercanías de zonas con actividad volcánica. 

El diseño sismo-resistente es parte fundamental de la ingeniería sísmica siendo esta, una 

rama de la ingeniería civil que busca reducir al máximo los posibles daños estructurales que 

puedan presentarse ante un evento sísmico. 

Según el Ingeniero Jesús Iglesias creador de las Normas de Diseño Sismo Resistente en 

América Latina (1989), indica que el principal objetivo del diseño sismo resistente es 

proporcionar los requerimientos mínimos para el diseño de estructuras que: ante sismos 

menores no sufran daños; con sismos moderados los daños se limiten a elementos no 

estructurales y ante sismos fuertes se evite el colapso de las mismas. 

Es así como en la Norma Ecuatoriana de la Construcción se encuentran los requisitos y 

metodologías mínimas que se deben aplicar a una edificación. Dichos requisitos y 

metodologías están especialmente enfocados al diseño sísmico de las edificaciones, sin 



 

 

5 

 

 

embargo, pueden ser aplicados a otro tipo de estructuras las mismas que deben ser 

complementadas con normas acordes a las mismas. 

La actividad sísmica ha tenido una presencia constante en la vida de los pueblos 

latinoamericanos, lo que nos permite rastrearla a las épocas prehispánicas a través de los 

códices que han sobrevivido hasta nuestros días. 

La región latinoamericana está formada por las placas tectónicas de Norteamérica, 

Cocos, el Caribe, Nazca y Sudamérica (fig. 1). Estas placas, de material duro, se asientan 

sobre el material suave de la astenosfera y se mueven como cuerpos rígidos que flotan a la 

deriva. El movimiento relativo entre ellas es la causa de la gran actividad sísmica generada 

en sus bordes, en las costas latinoamericanas del Pacífico y en la cuenca del Caribe. 

 

Figura 1 Placas tectónicas de América Latina 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 
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 Los sismos de 1985 en Chile y México son ejemplos de las enormes pérdidas humanas 

y económicas que con frecuencia produce este mecanismo. Adicionalmente, los sistemas de 

fallas localizados en el interior de las placas tectónicas generan también una actividad 

sísmica importante en Latinoamérica, como lo demuestran los recientes temblores ocurridos 

durante 1986 y 1987 en El Salvador y Ecuador respectivamente (fig. 2)ò. 

 

Figura 2. Ecuador con la ubicación de las fallas geológicas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

3.2. ACELEROGRAMA  

Un acelerograma es una representación temporal de la aceleración que experimenta el suelo 

en un determinado punto durante un terremoto. 

Los valores de la aceleración se obtienen mediante unos instrumentos llamados 

acelerógrafos, que registran la aceleración del suelo según tres direcciones perpendiculares; 
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dos horizontales y una vertical. Debido a que la variación de la aceleración es muy irregular 

en el tiempo, es necesario que la toma de datos se realice en intervalos muy pequeños de 

tiempo, utilizándose generalmente valores de 0.01 o 0.02 s. 

Los acelerograma se caracterizan por ser altamente irregulares y oscilatorios, con pequeñas 

amplitudes iniciales que crecen rápidamente hasta alcanzar los valores máximos y decrecer 

igualmente rápido hasta que se detiene el movimiento. 

En las siguientes figuras se muestran acelerogramas obtenidos en sitios diferentes durante 

un mismo terremoto. Como se aprecia a simple vista, las diferencias entre ellos son notables, 

lo que pone de manifiesto la importancia que tiene en la configuración del acelerograma, el 

punto de medición de las aceleraciones, y, por tanto, el tipo de terreno existente entre el 

epicentro y el punto de observación. (IGEPN, 2017) 

Figura 3 Señales de aceleración y espectros de respuesta para la estación Portoviejo. 
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Fuente: http://w ww.igepn.edu.ec/1324-informe-sismico-especial-n-18-2016.html. 

 

Figura 4. Señales de aceleración y espectros de respuesta para la estación Manta. 

Fuente: http://www.igepn.edu.ec/1324-informe-sismico-especial-n-18-2016.html. 

3.3. ANTECEDENTES DE SISMOS EN ECUADOR  

3.3.1. PRINCIPALES TERREMOT OS EN EL ECUADOR 

3.2.1.1. Terremoto de Riobamba de 1797 

El terremoto de Riobamba de 1797 se produjo a las 12:30 UTC del 4 de febrero. Devastó 

la ciudad de Riobamba, y muchas otras ciudades en el valle interandino, causando hasta 

40.000 muertes. Se estima que las intensidades sísmicas en la zona epicentral alcanzaron al 

menos XI en la escala de Mercalli, y que el sismo tuvo una magnitud de 8.3, siendo el sismo 

más poderoso conocido en Ecuador. El terremoto fue estudiado por Humboldt, cuando visitó 

la zona en 1801-1802. 
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Figura 5. Ecuador con la ubicación de las fallas geológicas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

El análisis de Humboldt del terremoto se basó en relatos anecdóticos que recogió durante 

su visita. Algunas de las observaciones no son creíbles, por ejemplo "los cuerpos de muchos 

de los habitantes que fueron arrojados hasta la loma de Cullca, una colina a varios cientos 

de metros de altura y en el lado opuesto del río Lican". 

Dio una cifra de treinta a cuarenta mil víctimas, mientras que algunas estimaciones más 

recientes estiman cifras tan bajas como seis mil. 
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Características 

El temblor duró de tres a cuatro minutos. La longitud estimada de la ruptura del terremoto 

es de 70,3 kilómetros, con el acimut de la falla de 0,67°. 

Secuelas 

La ciudad de Riobamba fue reconstruida a casi 20 km al nordeste de su sitio original, que 

ahora ocupa el pequeño pueblo de Cajabamba. 

3.2.1.2. Terremotos de 1868 en Carchi e Ibarra 

Los terremotos de Ecuador de 1868 se produjeron el 15 de agosto de 1868 a las 19:30 

UTC y el 16 de agosto de 1868 a las 06:30 UTC. Tenían una magnitud estimada de 6,3 y 

6,7 MW. Causaron un total estimado de 40.000 hasta 70.000 víctimas (entre muertos y 

heridos) y severos daños en la parte noreste de Ecuador y en el suroeste de Colombia. El 

terremoto del 15 de agosto se produjo cerca de El Ángel, provincia de Carchi, cerca de la 

frontera con Colombia, mientras que el del 16 de agosto se produjo cerca de Ibarra en la 

provincia de Imbabura. Los informes de estos terremotos se confunden a menudo con los 

efectos del terremoto del 13 de agosto en Arica. 
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Figura 6. Ecuador con la ubicación de las fallas geológicas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

Víctimas y daños 

15 de agosto 

Las localidades de El Ángel y La Concepción fueron severamente sacudidas por el primer 

terremoto y se describió El Ángel como "en ruinas". 

 

16 de agosto 

El segundo terremoto dejó la ciudad de Ibarra completamente devastada; todos los 

edificios fueron destruidos y sólo quedaran en pie unas pocas paredes. En la ciudad de 

Otavalo todas las casas fueron destruidas y murieron 6000 personas. En la provincia de 

Imbabura se estimó el número de víctimas mortales en 15.000-20.000 personas. 

 



 

 

12 

 

 

 

Características 

Hubo un sismo premonitor la tarde anterior (posiblemente el evento sísmico del 15 de 

agosto), mientras que el sismo principal se produjo a las 01:30 hora local en la madrugada 

del 16 de agosto. 

Secuelas 

Los esfuerzos de auxilio fueron organizados por Gabriel García Moreno, quien había sido 

encargado por el gobierno federal. 

En Ibarra, que había sido totalmente destruido por el terremoto de 1868, se celebra la 

«fiesta del retorno» el 28 de abril de cada año para conmemorar el regreso de los habitantes 

sobrevivientes en el año 1872, tras una ausencia de cuatro años. 

3.2.1.3. Terremoto de Ambato de 1949 

El terremoto de Ambato del 5 de agosto de 1949 fue el mayor sismo en el hemisferio 

occidental en más de un lustro. Ese 5 de agosto, un sismo golpeó la provincia de Tungurahua 

de Ecuador, al sureste de la capital, Ambato, matando a 5.050 personas. Tuvo una magnitud 

de 6,8 en la escala sismológica de Richter, originándose de un hipocentro a 40 km bajo la 

corteza. Las ciudades cercanas de Guano, Patate, Pelileo, y Pillaro fueron destruidas, 

sufriendo la ciudad de Ambato el más severo daño. El terremoto destruyó inmuebles por 

todos lados, y el posterior corrimiento de tierras causando daños a través de las provincias 

de Tungurahua, Chimborazo, y Cotopaxi. Se interrumpió la red de agua y las líneas de 
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comunicación, y abrió una grieta en la que la pequeña ciudad de Libertad se hundió. Tal 

agitación moderada del evento se extendió tan lejos como Quito y Guayaquil. 

 

Figura 7. Ecuador con la ubicación de las fallas geológicas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

Los terremotos en Ecuador provienen de dos grandes zonas tectónicas entre sí: la 

subducción de la Placa de Nazca bajo la Placa Sudamericana, y el Cinturón volcánico de los 

Andes. El terremoto de 1949 en Ambato, inicialmente siguió un cruce de varias fallas de 

noroeste a sureste en el Valle Interandino, que fueron creados por la subducción de la dorsal 

de Carnegie. Los estratos de roca agrietadas como la ruptura de fallas, envió poderosas ondas 

de choque. Hoy en día, esas amenazas geológicas existen en todo el país tanto de sismicidad 

interplaca como intraplaca. 

 

 

 

Figura 8. La Placa de Nazca está haciendo subducción bajo la Placa Sudamericana. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 
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Geología 

La actividad sísmica y volcánica de gran parte de Sudamérica proviene de la subducción 

de la corteza oceánica Placa de Nazca, bajo la continental Placa Sudamericana y de la 

subducción de la litósfera del Pacífico bajo el continente sudamericano. Esta sismicidad se 

extiende por 6000 kilómetros a lo largo del borde occidental del continente, y probablemente 

se deriva de una región de falla en rumbo noreste cerca de la Trinchera de Ecuador. La región 

de falla realmente puede funcionar como su propia microplaca. 

La Dorsal de Carnegie se está deslizando bajo tierras ecuatorianas, causando elevación 

de costas y vulcanismo. El movimiento de la dorsal también puede haber cambiado el tipo 

de falla a lo largo de la costa, causando fallas de desgarre (fallas que se mueven 

horizontalmente unas sobre las otras). Podemos encontrar evidencias de esta subducción 

alterando el curso de las fallas en la falla de Yaquina, la cual, a diferencia del resto de las 

fallas de la Cuenca de Panamá, está orientada hacia el oeste, en lugar de norte-sur, indicando 

que la dorsal de Carnegie puede estar colisionando con la masa continental de Ecuador. Esta 

colisión creó fallas en dirección noroeste-sudeste y noroeste-sudeste, causando fuertes 

terremotos en Riobamba en 1797 y en Alausí en 1961. Varias de las fallas noroeste-sudeste 

convergen en los valles interandinos de Colombia y Ecuador, donde tuvo lugar el terremoto 

de Pelileo de 1949. 

El hipocentro del sismo ocurrió a 40 km bajo la superficie, debajo de una montaña a 72 

km de Ambato. Quebrando estratos rocosos y enviando hacia la superficie ondas de choque 

capaces de derribar edificios enteros. La revista Life informo que los sismólogos locales 

asignaron inicialmente al terremoto una magnitud de 7,5, pero las mediciones oficiales 

fueron luego publicadas como de una magnitud de 6,8. 
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Daños y víctimas 

 

Figura 9. Ruinas de hogares, en Pelileo luego del temblor. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

El terremoto destruyó edificios en aldeas rurales, y varios caminos y ríos fueron 

bloqueados por deslizamientos de laderas. La aldea de Libertad, cerca de Pelileo, se hundió 

460 m dentro de un pozo de alrededor de 800 m de diámetro, incluidos sus cien habitantes. 

Se registraron temblores de hasta una intensidad IV en la escala de Mercalli en puntos tan 

lejanos como Quito y Guayaquil. 

Reportes iniciales (alrededor del 7 de agosto) estimaron los muertos en alrededor de 2700 

personas. Las ciudades de Patate y Pelileo fueron las que más sufrieron, con 1000 y 1300 

muertos respectivamente. En Ambato se reportaron 400 a 500 muertos, y la embajada 

ecuatoriana en Washington estimó entre 1000 y más de 2000 heridos. El pueblo de Pillaro, 

destruido por el terremoto, tuvo más de 20 muertos, y en Latacunga se registraron once 

muertos y treinta heridos; también quedaron destruidas allí 50 viviendas, dos iglesias y los 

edificios del gobierno. Otros quince pueblos y ciudades fueron también seriamente 

afectadas, incluyendo Guano, que fue completamente devastado. 
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Recuentos posteriores calcularon en alrededor de 3200 víctimas en Pelileo; la cuenta total 

de fallecidos fue ajustada a alrededor de 4000 personas. Los reportes oficiales informaron 

que la mayoría de las muertes ocurrió dentro de edificios derrumbados, o bien ocurrieron 

por las inundaciones causadas por el taponamiento de canales de drenaje. Otras víctimas 

fueron arrastradas o sepultadas por deslizamientos de tierra. Todas las viviendas en Pelileo 

resultaron destruidas, muchos edificios quedaron en ruinas, y grandes grietas se formaron 

en el suelo. Solamente en Ambato el 75% de las viviendas que aún permanecían en pie 

debieron ser demolidas. El 8 de agosto, una réplica de "fuerza considerable" sacudió 

nuevamente las cercanías de Ambato. 

El conteo final de muertos, de acuerdo al Servicio Geológico de los Estados Unidos, fue 

de 5050. El terremoto afectó severamente alrededor de 30 localidades y dejó a unas 100 000 

personas sin hogar. 

El terremoto impactó considerablemente en varias ciudades: destruyó Guano, Patate, 

Pelileo, Pillaro, y un tercio de Ambato. La ciudad de Ambato fue "escenario de angustia y 

dolor" y describiendo "las puntuaciones de los funerales a través de los escombros". El muy 

nuevo hospital, se había reducido a cuatro paredes derruidas, y la mayoría de los edificios 

de la ciudad fueron demolidos. En Pelileo, los socorristas encontraron a las víctimas 

enterradas, y por agujeros en el suelo los alimentaban. En los días siguientes al terremoto, 

se produjeron fuertes réplicas, y se precipitaron lluvias torrenciales. 
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Figura 10. Un hospital arruinado por el sismo en Ambato; el 75 % de sus edificios tuvieron que ser 

demolidas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

Ambato fue completamente reconstruida tras el terremoto. La Iglesia Matriz de Ambato 

fue reemplazada por una nueva catedral en 1954. Pelileo fue reconstruida en un nuevo sitio, 

a unos 2 km de distancia. 

Ambato es frecuentemente visitado por los turistas que viajan por la Carretera 

Panamericana. La ciudad es conocida por su amplio mercado, vendiendo una amplia gama 

de artículos como golosinas y flores, y por sus quintas- antiguas fincas que sirven como 

parques históricos - algunos de los cuales son anteriores al terremoto. 

3.2.1.4. Terremotos de Ecuador de 1987 

El 5 de marzo de 1987 el Ecuador fue golpeado por dos terremotos. El primero, a las 

20:54, con una magnitud de 6,1 y el segundo, a las 23:10, con una magnitud de 6,9. El saldo 

final fueron 1000 muertos y daños materiales por US$ 1000 millones. La mayor parte de las 

pérdidas humanas y de la destrucción material no se produjo por los sacudones de tierra, 

sino por deslaves posteriores. 
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Aparte de algunas edificaciones afectadas en las ciudades de Baeza, Ibarra, Otavalo y 

Cayambe y de daños a edificaciones antiguas, fue poca la destrucción directamente 

producida por el movimiento telúrico. 

El epicentro fue junto al volcán Reventador, en una zona caracterizada por laderas muy 

empinadas, laderas que, adicionalmente, estaban especialmente húmedas por las copiosas 

lluvias del mes de febrero de 1987. Si bien los terremotos dañaron relativamente pocas 

estructuras, sí debilitaron las laderas de la zona cercana al epicentro. Muchas de esas laderas 

(humedecidas por las lluvias) al ser sacudidas se desprendieron y produjeron destructivos 

deslaves. 

La infraestructura más importante dañada por los terremotos fueron 70 Km del Oleoducto 

Transecuatoriano. La reparación del oleoducto demoró únicamente 5 meses, pero el daño a 

la economía fue grave porque durante ese tiempo bloqueó la exportación de petróleo en un 

país altamente dependiente de su extracción. 

 

Figura 11. Un hospital arruinado por el sismo en Ambato; el 75 % de sus edificios tuvieron que ser 

demolidas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 
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3.2.1.5. Terremoto de Ecuador de 2010 

El terremoto de Ecuador de 2010 sucedió el 12 de agosto del año mencionado a las 06:54 

(UTC-5) cuyo epicentro se localizó a 70 kilómetros al sureste de la localidad de Tena, en la 

amazonía ecuatoriana, a una profundidad de 238 kilómetros. El temblor tuvo una duración 

de 40 segundos y fue sentido en todo el territorio ecuatoriano, norte de Perú y parte sur de 

Colombia, según el Instituto Geofísico de la Escuela Politécnica Nacional (Ecuador) y el 

Servicio Geológico de los Estados Unidos (USGS). 

Fue un movimiento de gran magnitud, y hasta la fecha el sexto más fuerte de 2010 por 

encima del terremoto de Haití de 2010 (7.0) y por debajo del terremoto de Chile de 2010 

(8.8), Islas Nicobar (7.7), Filipinas (7.6, 7.4, 7.3) y Papúa Nueva Guinea (7.3), es igualado 

por la réplica del 11/03 en Chile y el de Mexicali (4/4). Sin embargo, no fue sentido en su 

real dimensión porque el hipocentro se localizó a más de 200 kilómetros de profundidad, en 

una zona amazónica casi deshabitada. Por su profundidad el sismo pudo sentirse en todo el 

Ecuador y norte del Perú (Tumbes, Piura, Moyobamba, Tarapoto, Iquitos), dando como 

resultado un herido y leves daños materiales, por lo que se ubicó, en razón de su impacto 

físico, entre 2 a 4 grados en la escala de Mercalli. 

El sismo tuvo origen en un proceso de subducción, debido al choque de la placa oceánica 

de Nazca (que nace en el Pacífico y va al este) contra la placa continental Sudamericana 

(que se extiende hacia el oeste), por lo que el movimiento se sintió con más intensidad en la 

zona costera de Ecuador, mientras que en el epicentro - en la amazonía - se dio el menor 

movimiento. 
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Figura 12. Un hospital arruinado por el sismo en Ambato; el 75 % de sus edificios tuvieron que ser 

demolidas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

3.2.1.6. Terremoto de Quito de 2014 

El Terremoto de Quito de 2014, fue un sismo de 5,1 grados de magnitud que se registró 

en Calderón, Provincia de Pichincha, Ecuador a las 14:57 hora local, el 12 de agosto de 

2014. Su intensidad Mercalli fue desde IV hasta el VI. 

Evacuaciones de edificios durante el sismo. 

El terremoto tuvo lugar a las 14:57 hora de Quito (19:57 UTC) el 12 de agosto de 2014. 

El epicentro se situó cerca de Calderon, en la Provincia de Pichincha, Ecuador, que está a 

unos 7 km de Quito, la capital de ese país. La magnitud del terremoto fue de 5.1 grados en 

la escala de Richter y con una intensidad de hasta VI Mercalli. Al conmemorar el 4to 

aniversario del terremoto anterior de magnitud 7.2 que se registró en Ecuador 

El sismo dejó saldo de 4 muertos, más de 10 heridos y daños moderados. Las autoridades 

ecuatorianas se mostraron muy preocupadas por el suceso. 
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Los accesos por carretera a varios poblados cercanos al epicentro, fueron bloqueadas, y 

se informaron sobre colapsos en pocas viviendas y daños en otras. Efectivos de la Policía y 

de servicios de socorro fueron desplazados a las zonas afectadas. 

Las víctimas, dos adultos, murieron como consecuencia del desplome de una cantera,el 

tercer cuerpo sin vida fue hallado en horas de la mañana del 13 de agosto por las autoridades 

de rescate. El ministro del Interior de Ecuador, José Serrano, indicó a través de su cuenta en 

Twitter que el cuerpo sin vida estaba en una fosa con agua, en la zona de la cantera de 

Catequilla, donde previamente fue encontrado el cuerpo de otra víctima, dos adultos , 

murieron como consecuencia del desplome de una cantera. Otras tres personas están 

desaparecidas en el norte de la capital, donde también un niño murió tras ser sepultado por 

costales de arroz. 
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Figura 13. Un hospital arruinado por el sismo en Ambato; el 75 % de sus edificios tuvieron que ser 

demolidas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

3.2.1.7. Terremoto de Ecuador de 2016 

El terremoto de Ecuador de 2016 ocurrió el 16 de abril de 2016, a las 18:58 ECT, con 

epicentro en el cantón Muisne de la provincia de Esmeraldas, con una magnitud de 7,8 Mw. 

Es el sismo más fuerte sentido en el país desde el terremoto de Colombia de 1979, y el más 

fatal desde los terremotos de Ecuador de 1987. Las ondas sísmicas llegaron al suroccidente 

de Colombia, sintiéndose en ciudades de ese país como Cali, Pasto, Popayán yNeiva, y a la 

frontera de Perú con Ecuador en ciudades como Tumbes, Piura y Jaén. 

Desde la ciudad de Roma, donde se encontraba al momento del suceso, el presidente 

Rafael Correa declaró el estado de excepción a nivel nacional, y estado de emergencia en 
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seis provincias costeras. Según la Oficina de la ONU para la Coordinación de Asuntos 

Humanitarios, más de un millón de personas fueron afectadas por el terremoto. 

Tectónica 

En Ecuador son frecuentes los terremotos y su causa es casi siempre atribuible a los 

procesos tectónicos de las amplias zonas de subducción a lo largo de las costas del océano 

Pacífico. Este terremoto, con epicentro en la costa del norte del Ecuador, se inscribe en este 

mismo contexto de tectónica de placas. Su origen es el cabalgamiento en el límite o cerca 

del límite entre la placa continental sudamericana y la del Pacífico (placa de Nazca). En el 

lugar donde se produjo el terremoto, la placa del Pacífico subduce en dirección al oriente a 

una velocidad de 61 milímetros por año. Este mecanismo de producción de los terremotos 

es común a toda la zona del borde costero de Chile, Perú y Ecuador (Cinturón de Fuego del 

Pacífico) y es el origen del mayor terremoto que conoce la historia humana (que alcanzó una 

magnitud de 9.5 en la escala de escala sismológica de Richter y se produjo en el sur de Chile 

en 1960). 

Desde comienzos del siglo XX, en Ecuador se han registrado siete terremotos de gran 

magnitud en esta misma zona, con epicentros ubicados a muy pocos kilómetros de este 

terremoto, como el de 1906 y el de 1942. El mayor de ellos es el terremoto de 1906 e 

involucró una zona total de ruptura que se estima en unos 400-500 km y fue acompañado de 

un tsunami, provocando muchos centenares de muertes. El evento de 2016 se ubica en el 

límite sur de la zona de ruptura del terremoto de 1906 
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3.4. DEFINICIÓN DEL SISTE MA ESTRUCTURAL  

Es aquel sistema compuesto de varios miembros estructurales, dispuestos de tal manera 

que, tanto la estructura total como cada uno de sus elementos, son capaces de resistir y 

transmitir las cargas actuantes sobre la misma hacia el suelo, sin sufrir cambios significativos 

en su geometría. Se lo realiza mediante la observación de las características estructurales 

que definen la resistencia de la estructura y sirve para evaluar la situación de vulnerabilidad 

del edificio, a continuación se presenta un cuadro con algunos tipos de sistemas estructurales 

y su descripción. (Placencia, 2012) 

 

Figura 14. Un hospital arruinado por el sismo en Ambato; el 75 % de sus edificios tuvieron que ser 

demolidas. 

Fuente: GARZÓN, Julio (2009). 

A continuación, se presentan figuras en las cuales se puede visualizar las estructuras antes 

mencionadas. 

V Estructura aporticada 
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Figura 15. Estructura aporticada columnas. 

Fuente: http://licencias-de-construccion.globered.com 

V Estructuras con diafragmas 
 

 

Figura 16. Tendencias en la Tecnología de la Madera. 

 

Fuente: http://www.cadamda.org.ar 

 

 

 

 

 

 

 

 

http://licencias-de-construccion.globered.com/
http://www.cadamda.org.ar/
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V Muros portantes 
 

 

Figura 17. Tendencias en la Tecnología de la Madera 

Fuente: Subsistemas, estructura e instalaciones 2011. 

 

 

3.5. ESTABLECIMIENTO DE P ROBLEMAS ESTRUCTURAL ES 

Un problema estructural es una anomalía presente en la estructura, la cual impide el 

correcto funcionamiento de la misma, frente a un evento adverso (sismo), provocando como 

consecuencia daños graves en la estructura o el colapso de esta. Los problemas estructurales 

significan un gran obstáculo para la sismorresistencia, porque estos problemas impiden que 

los elementos estructurales funcionen de manera eficiente. 

Se puede realizar una visita a la estructura, para observar posibles síntomas que se 

presenten en ésta y tener así una breve idea de qué es lo que está sucediendo en la estructura, 

para posteriormente realizar un análisis de cada uno de los elementos (losa, vigas, columna, 

etc.), para identificar con más precisión todos los problemas existentes en la estructura y al 

final llegar a obtener un diagnóstico estructural adecuado, el cual permita buscar los 

reforzamientos más apropiados, que permitan hacer de la estructura estudiada, una que tenga 

un comportamiento sismorresistente. Por ejemplo en una estructura aporticada se puede 

priorizar el análisis de las conexiones viga ï columna, ya que aquí existen concentraciones 
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de esfuerzos, estas conexiones no deberían presentar deficiencia alguna, para que la 

estructura tenga un comportamiento adecuado frente a un sismo, es decir que en estos nudos 

(en los extremos de las vigas) se formen las rótulas plásticas y en caso de que las conexiones 

viga ï columna presenten deficiencias se recomienda el reforzamiento, prestando especial 

atención a la longitud de desarrollo y a los ganchos de los aceros de refuerzo. 

Se puede mencionar otro ejemplo claro, en las edificaciones que tengan un sistema 

estructural de pórticos con diafragmas, en los cuales se puede realizar el chequeo del corte 

basal absorbido por el diafragma, el cual no debería ser inferior al 80%, para que este se 

pueda considerar diafragma. 

3.6. SINTOMAS. 

En estructuras se puede definir a los síntomas como la expresión física del estado de la 

edificación, es decir, son las señales (se pueden observar mediante una inspección general 

de la edificación) que podrían anunciar un problema estructural. 

En el medio es común confundir a los síntomas con los problemas estructurales, pero hay 

que tener claro que los síntomas son la expresión del problema, más no el mismo. 

Algunos ejemplos comunes de los síntomas que se puede mencionar son: aparición de 

grietas o fisuras en columnas, vigas, losas o mampostería, estos son fáciles de identificar y 

mediante estos podemos analizar la estructura para determinar el problema estructural. 
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3.7. CAUSA DE LOS PROBLEMAS Y SÍNTOMAS 

Las causas de los problemas y síntomas nacen desde que se realiza un diseño estructural 

deficiente de la edificación, ya que muchas veces existen descuidos o falta de atención en 

aspectos como realizar un adecuado estudio de suelos del terreno, para diseñar con las 

características reales del suelo y no asumiendo las mismas. 

 

Figura 18. Identificación de causa, síntoma y problema. 

Fuente: (http://aguimarestudio.es/grietas ocasionadas por asientos del terreno ). 

Causa: existe suelo blando en una esquina del terreno, la cual no fue identificada antes 

de diseñar la edificación, pues no se realizó un adecuado estudio de suelos del terreno, por 

lo cual no se tomó precauciones para evitar inconvenientes. 

Problema: asentamiento diferencial de la cimentación de la estructura, lo cual provoca 

concentración de esfuerzos (debido a momentos flexionantes que aparecen por el 

asentamiento) en la esquina de la casa que está sobre la cimentación que se está asentando. 

http://aguimarestudio.es/grietas%20ocasionadas
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Síntomas: aparición de fisuras o grietas diagonales en la mampostería de la esquina de la 

edificación afectada. 

3.8. DISEÑO SISMO ï RESISTENTE. 

Se dice que una edificación es considerada sismo resistente cuando se diseña y construye 

con una adecuada configuración estructural, con componentes de dimensiones apropiadas y 

materiales con una proporción y resistencia suficientes para soportar la acción de fuerzas 

causadas por sismos frecuentes. 

Aun cuando se diseñe y construya una edificación cumpliendo con todos los requisitos 

que indican las normas de diseño y construcción sismo resistente, siempre existe la 

posibilidad de que se presente un terremoto aún más fuerte que los que dan sido previstos y 

que deben ser resistidos por la edificación sin que ocurran daños. Por esta razón, se puede 

llegar a la premisa de que no existen edificaciones totalmente sismo-resistentes. 

Sin embargo, la sismo resistencia es una propiedad o capacidad que se le provee a la 

edificación con el fin de salvaguardar las vidas sobretodo así como los bienes de las personas 

que la ocupan. 

Aunque se presenten daños, en el caso de un sismo muy fuerte, una edificación que este 

diseñada bajo la los parámetros del sismo resistencia no colapsará y a su vez contribuirá a 

que no haya pérdida de vidas y pérdida total de la propiedad. 

Por otra parte, una edificación que no haya sido diseñada bajo los parámetros del sismo 

resistencia es obviamente más vulnerable, es decir susceptible o predispuesta a dañarse 

parcialmente en forma grave o a colapsar fácilmente en su totalidad en caso de un terremoto. 
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El costo adicional que representa un diseño regido por las normas de sismo resistencia es 

mínimo, si la construcción se realiza correctamente, pero sobretodo está totalmente 

justificado, debido a la seguridad que esta edificación prestará para las personas en caso de 

presentarse un evento extremo como lo es un terremoto. 

 

3.8.1 LOS PRINCIPIOS DEL DISEÑO DE UNA ESTRUCTURA SISMO ï 

RESISTENTE.  

3.8.1.1 FORMA GEOMÉTRICA DE UNA ESTRUCTURA  

La geometría de la edificación debe ser sencilla en planta y en elevación. Las formas 

complejas, irregulares o asimétricas causan un mal comportamiento cuando la edificación 

es sacudida por un sismo. Una geometría irregular favorece que la estructura sufra torsión o 

que intente girar en forma desordenada. La falta de uniformidad facilita que en algunas 

esquinas se presenten intensas concentraciones de fuerza, que pueden ser difíciles de resistir.  

3.8.1.2 TIPO DE MATERIAL Y P ESO DE LA ESTRUCTURA  

Entre más liviana sea la edificación menor será la fuerza que tendrá que soportar cuando 

ocurre un terremoto. Grandes masas o pesos se mueven con mayor severidad al ser sacudidas 

por un sismo y, por lo tanto, la exigencia de la fuerza actuante será mayor sobre los 

componentes de la edificación. Cuando la cubierta de una edificación es muy pesada, por 

ejemplo, esta se moverá como un péndulo invertido causando esfuerzos tensiones muy 

severas en los elementos sobre los cuales esta soportada.  
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3.8.1.3 DIMENSIONES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES Y 

LONGITUD DE UN ELEME NTO ESTRUCTURAL  

Es deseable que la estructura se deforme poco cuando se mueve ante la acción de un 

sismo. Una estructura flexible o poco sólida al deformarse exageradamente favorece que se 

presenten daños en paredes o divisiones no estructurales, acabados arquitectónicos e 

instalaciones que usualmente son elementos frágiles que no soportan mayores distorsiones.  

3.8.1.4 BUENA ESTABILIDAD  

Las edificaciones deben ser firmes y conservar el equilibrio cuando son sometidas a las 

vibraciones de un terremoto. Estructuras poco sólidas e inestables se pueden volcar o 

deslizar en caso de una cimentación deficiente. La falta de estabilidad y rigidez favorece que 

edificaciones vecinas se golpeen en forma perjudicial si no existe una suficiente separación 

entre ellas. 

3.8.1.5 SUELO FIRME Y BUENA CIMENTACIÓN  

La cimentación debe ser competente para trasmitir con seguridad el peso de la edificación 

al suelo. También, es deseable que el material del suelo sea duro y resistente. Los suelos 

blandos amplifican las ondas sísmicas y facilitan asentamientos nocivos en la cimentación 

que pueden afectar la estructura y facilitar el daño en caso de sismo. 

3.8.1.6  ESTRUCTURA APROPIAD A  

Para que una edificación soporte un terremoto su estructura debe ser sólida, simétrica, 

uniforme, continua o bien conectada. Cambios bruscos de sus dimensiones, de su rigidez, 
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falta de continuidad, una configuración estructural desordenada o voladizos excesivos 

facilitan la concentración de fuerzas nocivas, torsiones y deformaciones que pueden causar 

graves daños o el colapso de la edificación. 

3.8.1.7 MATERIALES COMPETENT ES  

Los materiales deben ser de buena calidad para garantizar una adecuada resistencia y 

capacidad de la estructura para absorber y disipar la energía que el sismo le otorga a la 

edificación cuando se sacude. Materiales frágiles, poco resistentes, con discontinuidades se 

rompen fácilmente ante la acción de un terremoto. Muros o paredes de tapia de tierra o 

adobe, de ladrillo o bloque sin refuerzo, sin vigas y columnas, son muy peligrosos. 

3.8.1.8  CALIDAD DE CONSTRUC CIÓN  

Se deben cumplir los requisitos de calidad y resistencia de los materiales y acatar las 

especificaciones de diseño y construcción. La falta de control de calidad en la construcción 

y la ausencia de supervisión técnica ha sido la causa de daños y colapsos de edificaciones 

que aparentemente cumplen con las debidas normas sismo-resistentes. 

3.8.2 AFECTACIONES EN EDIF ICACIONES A CAUSA DE  LOS TERREMOTOS. 

Un terremoto es un fenómeno de sacudida brusca y pasajera de la corteza terrestre 

producida por la liberación de energía acumulada en forma de ondas sísmicas. Los más 

comunes se producen por la actividad de fallas geológicas. (Estudioarquivolta, 2016) 
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Figura 19. Mapa de las placas tectónicas que al moverse originan los sismo. 

Fuente: Wikipedia. 

Cerca del punto donde se originó el sismo (epicentro) se perciben movimientos 

intensos tanto verticales como horizontales; mientras que en lugares alejados cientos de 

kilómetros, el movimiento predominante es el horizontal. 

Las estructuras se dimensionan, normalmente, para cargas de tipo gravitatorio, es 

decir, cargas estáticas que actúan sobre un elemento. Las acciones sísmicas, así como otras 

acciones no gravitatorias, son cargas dinámicas. 

Cuando se somete una construcción a movimiento horizontal del terreno, se 

generan fuerzas laterales (fuerzas de inercia o fuerzas sísmicas). Las fuerzas a que es 

sometida la estructura dependen de su masa y de su altura; mientras más peso en la parte 

superior, mayor es la fuerza lateral que se generará en la construcción. (Estudioarquivolta, 

2016).. 



 

 

34 

 

 

 

Figura 20. Fuerzas laterales causadas por los sismos. 

Fuente: Estudioarquivolta 

El movimiento que generan los terremotos consiste en una vibración en la superficie de 

la tierra cuya dirección contiene las tres componentes espaciales: dos horizontales y una 

vertical. Ese movimiento vibratorio produce unas fuerzas de inercia que sacuden los 

edificios horizontal y verticalmente, y en algunas ocasiones también se generan fuerzas de 

rotación que complican todavía más el comportamiento y la estabilidad de la estructura. 

Realmente, la componente horizontal de la acción sísmica (en cierto modo similar a la 

del viento) es mucho más importante que la vertical, ya sea la estructura de mampostería, 

ladrillo, hormigón o acero. Aunque en algunos terremotos de gran magnitud se han llegado 

a registrar aceleraciones horizontales próximas a la de la gravedad, movimientos más 

pequeños pueden producir daños muy graves en los elementos verticales de los edificios 

(pilares, columnas, muros,), que son los que más influyen en su estabilidad, por lo que un 

fallo en ellos puede hacer colapsar el edificio. Por tanto, se requiere que la seguridad 

sismorresistente sea superior en los nudos que en sus piezas -vigas o pilares- y que la de 

estos últimos sea superior a la de las vigas (viga débil ï pilar fuerte) 
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Si se sobrepasa el régimen elástico de algún material puede deformarse sin tender a 

recuperar su forma (régimen plástico) o si responde frágilmente, romperse. Desde este punto 

de vista los materiales de construcción más seguros son los elásticos y coherentes (como la 

madera y el hormigón armado). (Estudioarquivolta, 2016) 

 

Figura 21. Diagrama esfuerzo-deformación 

Fuente: Estudioarquivolta 

En caso de que coincida la frecuencia de la onda sísmica y la frecuencia de oscilación del 

edificio se produce el fenómeno de la resonancia. Esto producirá, probablemente, 

el derrumbe del edificio. Normalmente, sin embargo, se originan grandes deformaciones y 

la rotura de algunas partes del edificio varía su frecuencia de oscilación por lo que la 

construcción tenderá a estabilizarse. 
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Figura 22. Uso de disipadores de energía como método de construcción sismorresistente. 

Fuente: Estudioarquivolta 

Al analizar los efectos que producen los terremotos, la configuración urbanística de las 

ciudades adquiere gran interés. A lo largo de la historia la forma de las ciudades ha ido 

transformándose, pasando de trazados con calles irregulares, en particular correspondiente 

a la época islámica en España, a otras con calles más amplias, rectilíneas y perpendiculares 

entre sí. Este cambio ha estado motivado fundamentalmente por la propia evolución de los 

conceptos urbanísticos, pero en algunos casos también por la necesidad de trasladar a otros 

lugares las ciudades destruidas por terremotos. La anchura de las calles puede ser un factor 

crítico a la hora de favorecer los daños. En calles estrechas, la caída de casas puede afectar 

a las contiguas como si se tratase de un castillo de naipes. Desde un punto de vista de la 

protección civil, este tipo de calles pueden quedar colapsadas, con lo que el acceso de las 

ayudas y suministros puede dificultarse enormemente. (Estudioarquivolta, 2016) 

El tipo de suelo en el que asientan los edificios, su relieve, la pendiente del terreno, la 

geología superficial y en profundidad y en general las características de las últimas decenas 

de metros influyen notablemente en la percepción del movimiento sísmico y pueden ser 

determinantes en los daños originados. 
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Los suelos blandos amplifican el movimiento, por lo que muchas veces el daño que 

produce un sismo no es debido a la mala calidad de la construcción, sino a la poca solidez 

del suelo. En el terremoto de Lisboa de 1755, se consideró la posibilidad de desplazar la 

ciudad de Lisboa hacia la zona de Belén, donde la dureza del suelo era más favorable. Un 

fenómeno bastante curioso que generó este terremoto fue el de la licuefacción, o pérdida de 

la capacidad de transmisión de esfuerzos motivada por la acción sísmica, lo que hace que el 

suelo se comporte como si se tratara de un lodo inestable. Podemos citar como ejemplo 

paradigmático de este fenómeno el terremoto de Niigata (Japón) de 1964, donde los 

edificios se inclinaron completamente sin que llegase a romperse la estructura. 

 

Figura 23. Fallo por licuefacción en la cimentación sin fallo estructural en los edificios tras el terremoto 

de Niigata (Japón 1964) 

Fuente: Estudioarquivolta 

Además de las características del terreno situado bajo los edificios, los terremotos, a partir 

de una determinada magnitud pueden producir efectos en la naturaleza que de forma 

indirecta ocasionan gravísimos daños en las construcciones. Uno de los más destructivos, 

como recientemente se ha puesto de manifiesto, son los tsunamis u olas gigantescas capaces 
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de destrozar aquellos edificios cuya estructura resulte más endeble. El terremoto y tsunami 

de Japón en 2011 de intensidad 9 produjo un maremoto con olas de hasta 40 metros y afectó 

a toda la costa del Pacífico incluso en el continente americano, el sismo afectó a puertos, 

aeropuertos, centrales nucleares, ciudades y telecomunicaciones.  Asimismo, otros efectos 

geológicos de origen sísmico como los deslizamientos de ladera o la caída de grandes rocas 

sobre las ciudades, pueden aumentar notablemente los daños que por si mismo ha 

ocasionado el terremoto. 

La actividad sísmica tiene gran presencia en varios puntos de la geografía mundial sobre 

todo en el Cinturón  de Fuego y en la Falla de San Andrés, es decir,  en la zona de Japón, 

Indonesia,  toda la zona de los Andes, la costa oeste de USA, Chile, etc. 

 

 

Figura 24. Terremoto de San Francisco en 1906. 

Fuente: Estudioarquivolta 
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Figura 25. Terremoto en Valdivia (Chile) en 1906 

Fuente: Estudioarquivolta 

La filosofía que encierran las normas sismo-resistentes modernas es tratar de evitar el 

colapso general o local de las estructuras bajo terremotos fuertes y reducir al mínimo los 

daños estructurales y no estructurales ante terremotos de mediana intensidad. En primer 

lugar, la normativa ha de considerar una diferenciación según el tipo de edificio o 

construcción de que se trate. No es lo mismo hacer un almacén para guardar fruta que 

construir un gran hospital. 

Las normas modernas tienen en cuenta en el diseño estructural el concepto de ductilidad 

o capacidad de deformarse un elemento resistente sin llegar a romperse. Con objeto de evitar 

las pérdidas humanas, se diseña un edificio para que ante un terremoto importante pueda 

deformarse un determinado elemento de la estructura (viga, soporte, nudo,) que aunque lo 

haga inservible para su uso y hubiese que derribarlo posteriormente, sin embargo, no 

colapse. (Estudioarquivolta, 2016) 
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Figura 26. Explicación gráfica de ductilidad del material 

Fuente: Estudioarquivolta 

 

 

Respecto a la distribución de masas en el edificio, se debe procurar que estén dispuestas 

de la forma más uniforme posible a lo largo de la altura. La rigidez también debe distribuirse 

gradualmente en altura, y para una misma planta, es necesario uniformidad y simetría. 

Ningún elemento estructural debe cambiar bruscamente de rigidez, por lo que si se colocan 

plantas diáfanas junto con otras plantas muy compartimentadas, se deberá tener en cuenta la 

diferencia de esta característica. En general, deben colocarse elementos de gran rigidez en 

el perímetro exterior de la planta y que las vías generales de evacuación, como las escaleras, 

estarán dotadas de una resistencia y ductilidad adicional para facilitar su utilización en caso 

de terremoto. (Estudioarquivolta, 2016) 

 

Figura 27. Uniformidad y simetría en los edificios para que el centro de rigidez y el centro de masa estén 

lo más cerca posible. 

Fuente: Estudioarquivolta 
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Otros aspectos a tener en cuenta, ya observados en terremotos históricos, es la necesidad 

de que toda construcción debe estar separada de las colindantes una distancia mínima para 

mitigar los efectos del choque entre ellas durante los movimientos sísmicos y también evitar 

la instalación de conducciones generales atravesando planos de junta entre edificios, salvo 

que dispongan de enlaces flexibles adecuados. 

Los terremotos ocurren de forma inesperada y aunque la tecnología permite predecirlos 

no siempre es posible avisar con tiempo a la población, por eso es aconsejable solicitar a un 

experto que le revise la estructura física de su residencia o local y haga las reparaciones 

indicadas además de sujetar a la pared los muebles altos y cualquier objeto que pueda caer. 

Si nos encontramos en una situación de sismo y el terremoto nos sorprende dentro de un 

edificio, el consejo es quedarse en el interior y buscar refugio bajo un mueble resistente 

como una mesa o escritorio, junto a un muro de carga, bajo el dintel de una puerta, lejos de 

ventanas, espejos y objetos que se puedan caer, si se decide salir, nunca utilizar el ascensor, 

siempre bajar por las escaleras y, una vez en la calle, situarse lejos de edificios (en especial 

de tejados y fechadas), árboles, postes eléctricos o puentes que puedan derrumbarse y caer, 

siempre son preferibles los lugares abiertos, alejados lo más posible de las casas y, una vez 

allí, quedarse en él hasta que cese el temblor. (Estudioarquivolta, 2016) 

3.9. ESTRUCTURACIÓN SÍSMI CA 

Los terremotos representan uno de los mayores inconvenientes para las estructuras que 

todo profesional debe considerar, tanto en el diseño como en su construcción. Su respuesta 

dinámica, así como los daños que puedan presentar los elementos estructurales y no 
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estructurales, dependen no solo de las características de la acción sísmica, sino también del 

comportamiento de todo el sistema estructural de la edificación. 

Con cada terremoto que ocurre en el planeta se demuestra una y otra vez, que mientras 

los diseños arquitectónicos y estructurales sean más complejos, alejados de diseños simples, 

armoniosos y simétricos (como son los diseños de la naturaleza), mayor será el efecto que 

un sismo tenga en la edificación. 

Por otro lado, en el Ecuador y en muchos otros países, existen construcciones informales, 

en las cuales no ha participado un profesional ni en la fase de diseño ni en la fase de 

construcción, con lo cual dichas construcciones no cumplen las normas de diseño sismo 

resistente, lo cual eleva el nivel de vulnerabilidad sísmica y son más propensos a sufrir 

daños. Cuando se diseña infraestructura tomando en cuenta las normas sismo-resistentes y 

se fiscaliza debidamente su ejecución, los daños que se presentan frente a un sismo son 

bastante menores respecto a aquellas construcciones que no toman en cuenta el diseño 

sismo-resistente. 

No obstante, es importante recordar que la aplicación correcta de las Normas de 

Construcción sismo-resistentes, no garantizan que una edificación no presente daños ante 

un sismo de gran magnitud. La filosofía de diseño sismo resistente que presenta la Norma 

Ecuatoriana de la Construcción NEC 2015 contempla los siguientes principios: 

V Prevenir daños en elementos no estructurales y estructurales, ante terremotos 

pequeños y frecuentes, que pueden ocurrir durante la vida útil de la estructura. 
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V Prevenir daños estructurales graves y controlar daños no estructurales, ante 

terremotos moderados y poco frecuentes, que pueden ocurrir durante la vida útil 

de la estructura. 

V Evitar el colapso ante terremotos severos que pueden ocurrir rara vez durante la 

vida útil de la estructura, procurando salvaguardar la vida de sus ocupantes. 

La gran mayoría de las edificaciones que presentan daños graves o que colapsan frente a 

un sismo severo, se debe a la falla de uno o más elementos estructurales cuya resistencia y 

ductilidad no fue-ron los necesarios para soportar la acción sísmica. 

Buena parte de los daños que sufre una edificación puede deberse a que presentan 

irregularidades en su configuración estructural en planta y elevación, causando problemas 

que se detallarán a continuación, utilizando en lo posible fotografías de casos reales 

encontrados luego del terremoto de Pedernales del 16 de Abril del 2016. 

3.9.1  CONFIGURACIÓN ESTRU CTURAL  

Configuración estructural se refiere a la disposición de los elementos y del sistema 

estructural de la edificación en forma horizontal y vertical. Como se mencionó antes, 

mientras la configuración estructural de una edificación sea más compleja, mayor será el 

daño que reciba bajo la acción de un sismo severo. 
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Figura 28. Configuraciones estructurales en planta y elevación. 

Fuente: Estudioarquivolta 

 

La configuración de una estructura se la debe plantear desde la primera etapa del diseño 

arquitectónico, evitando los diseños con configuraciones estructurales peligrosas, 

independiente del tipo, uso, o incluso de los niveles de sofisticación que se desee en la 

edificación. Es por esto que la configuración estructural debe ser bien comprendida por todos 

los profesionales relacionados con el ámbito de la construcción. 

 

Figura 29. Configuraciones estructurales en planta y elevación. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 
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3.9.2 PROBLEMAS DE CONFIGU RACIÓN ESTRUCTURAL E N PLANTA  

La NEC recomienda que las estructuras deben ser lo más regulares y simétricas posibles 

en planta, priorizando las formas tendientes a cuadrangulares o rectangulares. A 

continuación, se indicarán algunos de los problemas que presentan las edificaciones con 

irregularidad estructural en su plano horizontal. 

3.9.2.1 LONGITUD DE LA EDIFI CACIÓN  

Una longitud en planta excesiva en una edificación, afecta directamente en su 

comportamiento estructural frente a las ondas que se producen debido a un movimiento de 

tierra producido por un sismo. Mientras mayor longitud, mayor daño ocurre debido a que no 

todos los puntos de la edificación, tendrán la misma acción sísmica, el mismo 

comportamiento dinámico, y tendrán también diferentes demandas de resistencia y 

ductilidad (Figura 29). 

NEC-SE-VIVIENDA recomienda que la relación largo / ancho en una edificación no sea 

mayor a 4 y que ninguna de estas dimensiones exceda de 30 metros como se puede ver en 

la siguiente figura. 

 

Figura 30. Relación larga/ancho en edificaciones elevación. 

 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 
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Para evitar el problema de longitud excesiva en planta, se deben ejecutar juntas de 

construcción, separando la edificación en dos o más bloques más cortos que tendrán un 

mejor comportamiento estructural. 

La NEC-SE-VIVIENDA específica que se deben realizar juntas de construcción en los 

siguientes casos: 

V Cuando la longitud en planta de una edificación exceda de 4 la relación 

larga/ancho. 

V Cuando existan terrenos con pendientes superiores al 30%, la junta deberá 

colocarse de tal manera que separa cada edificación, sin que haya muros 

medianeros entre dos edificaciones contiguas. 

La separación de las juntas será tal que evite el posible golpeteo (Fig. 30) entre 

edificaciones y su espesor mínimo será de 2.50 centímetros. Las estructuras separadas por 

juntas de construcción podrán compartir la misma cimentación, pero a nivel de cadenas 

(sobre-cimiento) se deberán separar para que cada una actúe individualmente. 

 

Figura 31. Longitud excesiva en planta: juntas de construcción. 
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Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

Además, se deberá ubicar juntas de construcción en los siguientes casos: 

V Cuando exista un desnivel superior a 400 mm 

V En cambios significativos en la calidad del suelo 

V En diferencia de niveles entre edificaciones contiguas. 

La Figura 29 y también la Figura 30 muestran un esquema de las juntas de construcción: 

 

Figura 32. Calidad de suelo y diferencia de niveles: juntas de construcción. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

Las edificaciones con longitudes excesivas en planta, también son más propensos a sufrir 

movimientos rotacionales cuando enfrenten a un sismo, elevando la disparidad en demandas 

de resistencia y ductilidad en los elementos estructurales y no estructurales, concentrando 

esfuerzos en esquinas que quizá la estructura no los pueda soportar. 

3.9.2.2 GEOMETRÍA Y DISPOSIC IÓN DE ELEMENTOS EST RUCTURALES EN 

PLANTA:  

La geometría en planta de una edificación influye en su comportamiento estructural, 

debido a que en ciertos lugares se pueden concentrar los esfuerzos más que en otros. 
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Este problema ocurre cuando se diseñan plantas complejas o irregulares (plantas en forma 

de U, L, T, H, O, Cruz, etc.), donde existen sitios con ángulos de quiebre en la estructura 

concentrándose la mayor cantidad de esfuerzos. 

 

Figura 33. Geometrías en planta irregulares 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

Si se necesita realizar una estructura con una de las geometrías expuestas en la Figura 6, 

se puede solucionar creando diferentes juntas de construcción donde se presenten los 

ángulos de quiebre. 

Al momento de calificar como irregular este tipo de estructuras con geometría irregular, 

la NEC recomienda: 

3.9.2.3 DISCONTINUIDADES EN EL SISTEMA  DE PISO 

Los retrocesos en las esquinas de una estructura se consideran excesivos cuando la 

proyección de la estructura, a ambos lados del entrante, son mayores que el 15% de la 

dimensión de la planta de la estructura en la dirección del entrante, como se puede observar 

en la siguiente figura: 
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Figura 34. Retrocesos excesivos en las esquinas 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

La geometría en planta de la estructura se considera irregular cuando el sistema de piso 

tiene discontinuidades apreciables o variaciones significativas en su rigidez, incluyendo las 

causadas por aberturas, entrantes o huecos con áreas mayores al 50% del área total del piso 

o con cambios en la rigidez en el plano del sistema de piso de más del 50% entre niveles 

consecutivos como se puede observar en la Figura 33. 

 

 

 

 

 

Figura 35. Discontinuidades en el sistema de piso 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

3.9.2.4 EJES ESTRUCTURALES NO PARALELOS  

La edificación se considera irregular cuando los ejes estructurales no son paralelos o 

simétricos con respecto a los ejes ortogonales principales de la estructura. 
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Figura 36. Ejes estructurales no paralelos. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

3.9.2.5 TORSIÓN 

Es importante que en un sistema estructural, su centro de rigidez sea semejante al centro 

de masa, lo cual pocas veces se cumple como se puede observar en la siguiente figura. 

 

Figura 37. Centro de rigidez no coincide con centro de masa. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

Figura 38. Centro de rigidez semejante con centro de masa 
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Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

 

NEC-SE-VIVIENDA indica que en edificaciones donde su diseño se base en muros 

portantes, es indispensable colocar en planta muros en dos direcciones ortogonales o 

aproximadamente ortogonales y la longitud de los muros en las dos direcciones, debe ser lo 

más igual posible. 

 

Figura 39. Centro de rigidez semejante con centro de masa. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

Este inconveniente puede generar grandes problemas de torsión en un edificio, como se 

ilustra a continuación: 

 

Figura 40. Torsión debido a no coincidencia de centro de rigidez y centro de masa. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 
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Se puede considerar que una excentricidad entre el centro de rigidez y el centro de masa 

es alta cuando sobrepase el 10% de la dimensión en planta que se esté estudiando. 

Además, la NEC-SE-DS especifica que hay irregularidad por torsión cuando la máxima 

deriva de piso de un extremo de la estructura calculada, incluyendo la torsión accidental y 

medida perpendicularmente a un eje determinado, es mayor que 1.2 veces la deriva 

promedio de los extremos de la estructura con respecto al mismo eje de referencia como lo 

explica la figura a continuación. 

 

 

Figura 41. Irregularidad torsional. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

 

3.9.3 PROBLEMAS DE CONFIGURACIÓ N ESTRUCTURAL EN ELE VACIÓN  

Se refiere a inconvenientes, referentes a irregularidades verticales que se presentan en 

edificaciones, ocasionando grandes concentraciones de esfuerzos. A continuación, se indica 

las principales irregularidades en altura que suelen presentarse. 
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Figura 42. Irregularidad torsional 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

 

3.9.3.1 EJES VERTICALES DISCONTINUOS O MUROS SOPORTADOS POR 

COLUMNAS  

 La NEC-SE-DS especifica que la edificación presenta irregularidad vertical cuando 

existen desplazamientos en el alineamiento de elementos estructurales verticales, dentro del 

mismo plano que se encuentren, y estos desplazamientos son mayores que la dimensión 

horizontal del elemento. 

 

Figura 43. Ejes verticales discontinuos 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 
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Figura 44. Muros estructurales soportados por columnas 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

En viviendas, los pórticos y/o paredes portantes deberán ser continuos hasta la cubierta. 

Columnas y/o muros del segundo piso que no tengan continuidad hasta la cimentación no se 

considerarán como elementos estructurales resistentes a fuerzas horizontales. 

 

Figura 45. Continuidad de elementos estructurales 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

3.9.3.2 PISO DÉBIL ï DISCONTINU IDAD EN LA RESISTENCIA:  

Estos pisos son más vulnerables a daños debido a su baja rigidez y resistencia, 

concentrándose esfuerzos justamente aquí. 

Existen pisos débiles en planta baja y también en pisos intermedios como se muestra en 

la Figura 44. 
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Figura 46. Piso débil 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

Además, la NEC-SE-DS especifica q edificación es irregular cuando la resistencia del 

piso es menor que el 70% de la resistencia del piso inmediatamente superior. La resistencia 

del piso es la suma de las resistencias de todos los elementos que comparten el cortante del 

piso para la dirección considerada. 

3.9.3.3 PROBLEMA EN COLUMNAS  Y VIGAS:  

Columnas 

Las columnas son de vital importancia, ya que son las mantienen en pie a la edificación 

y son las encargadas de transmitir todas las cargas hacia la cimentación. Cualquier daño en 

columnas puede producir el colapso de la estructura y, por ello, en el diseño se debe evitar 

los fallos de columnas y de conexiones viga-columna, procurando que las rótulas plásticas 

se formen en las vigas y no en las columnas ni en nudos o conexiones. 

Por lo mencionado anteriormente, existen dos tipos fallas de columnas que se mencionará 

a continuación: 
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Columnas de menor resistencia que las vigas: Las rótulas plásticas se forman en 

columnas (Fig. 45). 

Columnas cortas o esbeltas: Las columnas cortas causan severos daños a edificaciones 

frente a un sismo ya que su falla es frágil. Las columnas cortas y esbeltas pueden estar 

presente debido a: 

La edificación puede estar ubicada en terrenos con inclinaciones 

 

Figura 47. Columnas cortas o esbeltas: terreno con inclinación. 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

Las columnas de la edificación pueden tener confinamiento lateral parcial en su altura 

provocada por paredes divisorias, muros de contención, etc. 

 

Figura 48. Columnas cortas 
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Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

Vigas 

De igual manera, las edificaciones presentan concentración de esfuerzos cuando se tiene 

vigas cortas. El tipo de falla de una viga corta es frágil, aunque podría ser reparable. Por otro 

lado, existen sistemas estructurales con ausencia de vigas, formados solamente por columnas 

y losas, que ante cargas sísmicas cíclicas crea un efecto de punzonamiento de las columnas 

hacia la losa, afectándola gravemente. Está claro que este sistema tendrá muy poca 

resistencia frente a un evento símico, por la excesiva demanda de ductilidad y resistencia 

que las conexiones losa-columna no las pueden proveer. 

 

 

 

 

Figura 49.Losas planas con vigas banda.  Fallos por punzonamiento 

Fuente: Guía práctica para evaluación sísmica y rehabilitación de estructuras. 

 

3.10. ESTUDIO DE SUELO MEDIANTE SPT (STANDARD PENETRATION 

TEST) 

Las investigaciones del subsuelo son importantes al momento de conocer la resistencia, 

deformabilidad y permeabilidad de los materiales que componen el terreno. Pero, todo ello 

sólo puede ser posible, conociendo a través de perforaciones superficiales o profundas en el 

substrato, los par§metros denominados ñgeot®cnicosò que determinan el comportamiento 

geo-mecánico del terreno.  
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Las exploraciones de los suelos, tienen tres ejes de acción, tal cual se menciona 

anteriormente, es decir, la resistencia, deformabilidad y permeabilidad de los materiales que 

componen el suelo. (Ricardo Contreras, 2012) 

En cuanto a la determinación de la resistencia, es posible realizar distintos ensayos en los 

suelos, los cuales se clasifican en:  

1. Ensayos de Penetración Estándar (SPT)  

2. Ensayos de Penetración Dinámica  

3. Ensayos de Penetración Estática  

4. Ensayos de Molinete (Vane Test)  

5. Esclerómetro o martillo Schmidt  

6. Ensayos de carga puntual.   

La aplicabilidad de los distintos métodos de ensayos in situ es relativa según los 

parámetros mecánicos que se pretendan obtener. 

En efecto se han realizado grandes progresos en los métodos de toma de muestras 

intactas, pero resulta ser siempre una operación algo brutal que martiriza más o menos el 

suelo y que además solo es posible en terrenos de granulometrías finas y dotadas de 

cohesión. (CASSAN, 1982) 

 La siguiente tabla nos resume las propiedades más solicitadas por los ingenieros:  

Angulo de fricción interna ū 

Resistencia al corte no drenado Su 

Módulo de deformabilidad E 



 

 

59 

 

 

Coeficiente de consolidación cv 

Relación de preconsolidación OCR 

Relaciones tensión- deformación ů-Ů 

Tabla 1. Propiedades ingenieriles de uso frecuente 

A continuación, se detalla el ensayo de Penetración Estándar (SPT), el cual por diversas 

razones, es uno de los métodos más difundido y frecuentemente usado en el mundo, de un 

bajo costo, rápidos de realizar, versátil, y no exige una compleja tecnificación para su 

aplicación. 

3.11. DESCRIPCIÓN DEL  SPT (STANDARD PENETRATION TEST)  

El SPT (standard penetration test) o ensayo de penetración estándar, es un tipo de prueba 

de penetración dinámica, que es empleado para realizar ensayos en terrenos que se requiere 

realizar un reconocimiento geotécnico. (Ricardo Contreras, 2012) 

Es la prueba o el ensayo que más se utiliza para realizar sondeos y se realiza en el fondo 

de la perforación.  

Éste consiste básicamente en medir el número de golpes necesarios para que se 

introduzca a una determinada profundidad una cuchara (hueca y cilíndrica) que posee un 

diámetro exterior de 51 mm e interior 35mm, que permite realizar tomas de muestra 

naturalmente alterada en su interior.  
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El peso de la masa esta normalizado, así como la altura de caída libre, siendo estas 

respectivamente 140 lb y 75 cm.  

 
 

 

 

 

 

 

 

Figura 50. Masa de 140lb y cuchara partida. 

Fuente: propia. 

3.12. EVOLUCIÓN HISTÓRICA DEL ENSAYO NORMAL DE P ENETRACIÓN   

Ante la dificultad de obtener muestras intactas en la arena sin cohesión, los americanos 

intentaron utilizar las informaciones recibidas en el momento de golpeo de una toma 

muestras en el fondo de una perforación. (CASSAN, 1982) 

Según Maurice Cassan (1982), se trata de la generalización de la astucia de un viejo jefe 

sondista de la Société Raymond-Pile, quien, hacia 1925 propuso a Terzaghi contar el número 

de golpes necesarios para hincar un pie, el tomamuestras que tenia de costumbre utilizar. 

Después de haber acumulado un gran número de resultados, Terzaghi no quiso nunca que 

se modificara el tomamuestras que había sido utilizado en esa época, y erigió en modo 

operatorio lo que no era más que una costumbre de obra. 

Se estima que el 85 % a 90 % de los diseños de las cimentaciones convencionales de 

Norte y Sur América se basan en los valores de N medidos en el SPT. 

A pesar de que el ensayo se estandarizó desde 1958 como el ASTM D-1586, y que se 

han venido realizando revisiones periódicamente, las evaluaciones realizadas en 

Norteamérica indican que son muchas las variables que influyen en los valores de N. 
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3.13. LUGARES DONDE SE PUEDEN REALIZAR EL ENSA YO. 

Este ensayo   de penetración dinámica se realiza   en el interior de sondeos durante la 

perforación. Permite   obtener un valor de N de resistencia a la penetración, correlacionable 

con parámetros geotécnicos como   la densidad relativa, el ángulo de rozamiento, la carga 

admisible y los asientos en los suelos granulares. En el ensayo también se obtiene una 

muestra alterada, para realizar ensayos de identificación en laboratorio. 

Este ensayo se realiza en depósitos de suelo arenoso y de arcilla blanda; no es 

recomendable llevarlo a cabo en depósitos de grava, roca o arcilla consolidada, debido a los 

daños que podría sufrir el equipo de perforación al introducirlo dentro de dichos estratos. 

3.14. EQUIPO 

V Pesa 140 Lb con una altura de caída de 75 cm 

V Barras y brazos de perforación 

V Toma muestra o tubo partido con las siguientes dimensiones: 

- Largo: 50 cm 

- Diámetro exterior: 51 mm 

- Diámetro interior: 35 mm 

- Peso total 70N (16 lb.) 

V Trípode de carga 

V Flexómetro 

V Fundas de plástico 

V Tarjetas de identificación 
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3.15. PROCEDIMIENTO NORMAL IZADO DEL SPT  

El método de Penetración Estándar es el más usado para la exploración de suelos, y 

comprende dos etapas: (Ricardo Contreras, 2012) 

3.15.1. EL SONDEO   

Que consiste en hacer una perforación con barreno, inyección de agua o sondeo rotatorio 

usando un taladro con movimiento de rotación de alta velocidad, y circulando agua para 

extraer los detritos.  

En los suelos firmes el sondaje se mantiene abierto por la acción del arco del suelo; en 

las arcillas blandas y en las arenas situadas debajo del nivel freático, el sondaje se mantiene 

abierto hincando un tubo de acero (tubo de entibado o camisa) o preferiblemente rellenando 

el hueco con un fluido viscoso llamado "Lodo de perforación". Este que usualmente es una 

mezcla de arcilla bentonítica y agua, tiene la ventaja de que soporte las paredes y el fondo 

de la perforación.  

3.15.2. EL MUESTREO   

Que se realiza con una toma muestras partido denominado también "Cuchara partida" 

que está formado por un tubo de acero de paredes gruesas partido longitudinalmente. El 

extremo inferior está unido a un anillo cortante, y el superior a una válvula y pieza de 

conexión a la barra de sondeo.  
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Una vez efectuada la limpieza correspondiente de la perforación de sondeo, se hinca el 

tomamuestras 15 cm en el suelo para asegurarse que la zapata de corte se asiente en material 

virgen.  

Luego se hinca 30 cm. en incrementos de 15 cm a golpes por la masa que pesa 64 kilos 

(140 libras) y cae de una altura de 75 cm. Se anota el número de golpes que se necesita para 

hincar el tomamuestras cada uno de los 15 cm.  

El Registro de Penetración o Índice de Penetración "N" se obtiene al considerar los golpes 

necesarios para penetrar los últimos 30 cm (12") de un total de 45 cm (y), (18") de la Cuchara 

partida; los primeros 15 cm (6") no se consideran, dado que el suelo podría estar alterado 

por efectos del procedimiento utilizado durante la ejecución del sondaje.   

 

El resultado que se obtiene del ensayo SPT es:  

.  .  .  

Si por algún motivo el número de golpes necesarios para hincar cualquier intervalo de 15 

cm es superior a 50, entonces el resultado del ensayo deja de ser la suma que se indica 

anteriormente para convertirse en rechazo, teniéndose que anotar la longitud hincada en el 

tramo en el cual se han alcanzado los 50 golpes. El ensayo se da por finalizado cuando se 

alcanza este valor.  

(Por ejemplo, si se ha llegado a 50 golpes en 120 mm en el intervalo entre 15 y 30 

centímetros, el resultado debe indicarse como . Ⱦυπ  en 120 mm).  
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Como la cuchara suele tener una longitud interior de 60 cm, es frecuente hincar a través 

de golpes hasta llegar a esta longitud, con lo que obtiene un resultado que es adicional al 

resto que corresponde al número de golpes .  .  

Este último no está normalizado por lo cual no constituye un resultado del ensayo, solo 

tiene una función indicativa.  

Luego la muestra es examinada, clasificada por el técnico de campo encargado del 

sondeo, guardándose posteriormente en un depósito de vidrio o plástico, que se sella y se 

envía al laboratorio.  

Las muestras recuperadas en el penetrómetro que mantienen su forma cilíndrica pueden 

ser usadas para pruebas de compresión sin confinamiento.  

 

Se recomienda que las muestras recuperadas del suelo se introduzcan en unos recipientes 

herméticos, en los que se fijaran unas etiquetas donde mencionen: localización, 

denominación del sondeo, fecha, numero de muestra, profundidad de ensayo, resistencia a 

la compresión del terreno.  

La resistencia a la Penetración es un indicador de la compacidad de los suelos no 

cohesivos y de la resistencia de los suelos cohesivos, pues es, en efecto un ensayo Dinámico 

de Esfuerzo Cortante In-Situ.  

Las tablas 2 y 3 reflejan la compacidad y la resistencia de acuerdo con los resultados de 

la prueba de Penetración Estándar. 
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Número de golpes Compacidad relativa 

0-4 Muy suelta 

5-10 Suelta 

11-20 Firme 

21-30 Muy firme 

31-50 Densa 

Más de 50 Muy densa 

Tabla 2. Compacidad relativa de la arena. 

Se recomienda que las muestras recuperadas del suelo se introduzcan en unos recipientes 

herméticos, en los que se fijaran unas etiquetas donde mencionen: localización, 

denominación del sondeo, fecha, numero de muestra, profundidad de ensayo, resistencia a 

la compresión del terreno. 

 

 

 

Número de golpes Consistencia Resistencia a la compresión simple qu (kg/cm2) 

<2 Muy blanda < 25 

2-4 Blanda 0,25-0,50 

4-8 Media 0,50-1,00 

8-15 Firme 1,00-2,00 

15-30 Muy firme 2,00-4,00 

>30 Dura > 4 

Tabla 3. Resistencia de los suelos cohesivos. 
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3.16. APLICACIÓN  

Este ensayo tiene como principal utilidad la caracterización de suelos granulares (arenas 

o gravas arenosas) en las que se hace muy difícil o imposible obtener muestras inalteradas 

para los ensayos en el laboratorio.  

Al ser su uso tan masivo en estos días se han planteado algunas relaciones entre el ensayo 

SPT y las características de los suelos arenosos, así como con diversos aspectos de cálculo 

y diseño geotécnico.  

También existen correlaciones en el caso de que el terreno sea cohesivo, pero al ser un 

ensayo prácticamente instantáneo, no se produce la disipación de los incrementos de 

presiones intersticiales generados en estos suelos arcillosos por efecto del golpeo, lo que 

claramente debe influir en el resultado de la prueba.  

Por este motivo se considera que los resultados del ensayo SPT, en ensayos cohesivos no 

resultan lo suficientemente fiables para la aplicación de correlaciones.  

En la actualidad este criterio está cuestionado, siendo cada vez más aceptado los ensayos 

penetrométricos que pueden dar resultados igualmente validos en todo tipo de suelos.  

En cualquiera de los casos la existencia de correlaciones, el valor de los golpes obtenidos 

en un ensayo de penetración es un dato indicativo de la consistencia que posee un terreno 

susceptible de su utilización para la caracterización o diseño geotécnico.  

Cuando el terreno que se estudia es grava, la cuchara no puede hincarse en el terreno, 

pues se dobla, por lo que usualmente su sustituye por una punta maciza de la misma sección 
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(no normalizada). Por ende, en este caso el ensayo no proporciona muestra y el golpeteo que 

se obtiene debe corregirse dividiendo por un factor que se considera del orden de 1,5. 

3.17. RESULTADOS DEL SPT   

3.17.1. SUELOS FRICCIONALES NO COHESIVOS   

Los resultados del SPT pueden correlacionarse con algunas propiedades mecánicas de 

los suelos, y en especial en lo referente a las arenas. Las primeras referencias sobre el uso 

del SPT en arenas están citadas en (Terzaghi y Peck) y representadas en una tabla que 

correlaciona el valor de N con la densidad relativa en arenas, (Tabla N° 4).  

La densidad relativa (Dr) de una arena tiene una influencia importante en el ángulo de 

fricci·n interna (ū), en su capacidad de carga y en el asentamiento de fundaciones. Por 

ejemplo, si una arena sumergida es muy suelta, un choque brusco puede producir   una 

potencial licuefacción del material (suspensión). En estado denso la misma arena es 

insensible a los choques y por lo tanto adecuada como base de las estructuras más pesadas.   

De allí la importancia de la densidad relativa frente a las demás propiedades a excepción 

de la permeabilidad.   

ARENAS 

# de golpes/30cm Densidad 

0-4 My suelta 

4-10 Suelta 

10-30 Medianamente densa 

30-50 Densa 

> 50 Muy densa 

Tabla 4. Correlación del valor de N con la densidad relativa en arenas 
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Se debe tener cuidado en el uso de la correspondencia entre N y la densidad relativa y 

siempre y cuando el ensayo de penetración se haya realizado responsablemente.  

Una correlación muy utilizada que relaciona el, valor N, Dr, y sobrecarga efectiva, es la 

familia de curvas desarrolladas y estudiadas por (Gibbs y Holtz, 1968) basadas en una serie 

de ensayos de laboratorio.   

En la figura siguiente se indican las curvas de diversos autores que correlacionan los 

valores de N con Dr y por otro la que relaciona N con los valores del ángulo de fricción 

interna (ū).    

 

Figura 51. Relación general entre Resistencia a Penetración y la densidad relativa y el ángulo de fricción 

interna en arenas. 

En la determinación de la resistencia a penetración de una arena influye la profundidad a 

la cual se practica el ensayo, debido al confinamiento producido por la presión de la 

sobrecarga.  Puede ocurrir que al aumentar la profundidad exhiba valores mayores de 

densidad relativa que la real.   
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3.17.2. SUELOS COHESIVOS     

La consistencia de las arcillas y de otros suelos cohesivos se describe con los términos: 

Muy blando, blando, medianamente compacto, compacto, muy compacto y duro. La 

medición cuantitativa básica de la consistencia es la resistencia a la compresión simple (qu). 

Esta resulta representativa en los suelos arcillosos saturados uniformes, en el caso de las 

arcillas marinas, mientras que, en el caso de suelos arcillosos de origen residual, eólico, 

fluvial, los cuales poseen una falta de uniformidad en su masa y pueden desarrollar micro-

fisuras, el valor de la resistencia a la compresión simple tiene vacilaciones importantes.  En 

este caso la metodología más adecuada para medir la resistencia al corte en el laboratorio es 

por medio de ensayos triaxial. 

ARCILLAS  

(N) CONSISTENCIA 

Resistencia a 

compresión simple (qu) 

(kg/cm²) 

< 2 Muy blanda < a 0,25 

2.4 Blanda 0,25-0,50 

4.8 Medianamente compacta 0,50-1,00 

8-15 Compacta 1,00 ï 2,00 

15-30 Muy compacta 2,00-4,00 

> 30 Dura > 4 

Tabla 5. Consistencia de las arcillas. 

3.18. ELEMENTOS QUE AFECTA N EL DESARROLLO DE U N ENSAYO SPT   

El resultado de los ensayos SPT pueden ser afectados por factores como:  
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V Preparación y calidad del sondeo: limpieza y estabilidad de las paredes de 

perforación  

V Longitud del varillaje y diámetro del sondeo: condicionan el peso del elemento a 

hincar y la fricción con las paredes del sondeo.  

V Dispositivo del golpeo: puede ser manual o automático, existiendo diferencias 

notables entre los resultados de ambos. Deben emplearse dispositivos automáticos, 

pues garantizan la aplicación de misma energía de impacto en todos los casos.  

Cuando el ensayo se realiza por debajo del nivel freático se utilice la corrección propuesta 

por Terzaghi y Peck en el año 1948, aplicable a suelos pocos permeables (limos y arenas 

finas):  

.  ρυ  .ǋ ɀ ρυȾς 

Válida para N' > 15, siendo N el valor corregido y N' el valor medido.  

3.19. LAS VENTAJAS DE LA A PLICACIÓN DE LA TÉCN ICA   

El amplio uso del SPT ha permitido establecer una serie de correlaciones con diferentes 

parámetros geotécnicos:  

V Con la compacidad para suelos granulares.  

V Con la densidad relativa, teniendo en cuenta la influencia de la profundidad.  

V Con el ángulo de rozamiento en suelos granulares; aplicable a partir de 2 metros de 

profundidad.    

EJEMPLO  
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Con los siguientes datos obtenidos de un ensayo S.P.T., determinar: 

El número de golpes N 

La resistencia a la penetración 

La presión admisible del suelo y el grado de compacidad. 

 

Figura 52. Datos SPT. 
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1. Con los valores de N obtenidos del S.P.T. obtengo un diagrama graficando dichos 

valores y uniendo los puntos que estos generan con líneas. 

 
                 Figura 53. Diagrama SPT. 

 

2. En el diagrama, podemos observar que existen dos partes diferentes bien definidas. 

A partir de esta consideración existen dos estratos, cada uno con diferente grado de 

compacidad. El N promedio para cada estrato es precisamente el promedio de los 

diferentes valores de N obtenidos para cada profundidad. 

3. Para encontrar la carga admisible del terreno se han considerado todos los niveles 

geotécnicos establecidos excepto el Nivel 0: Rellenos y suelo vegetal, que debe 

quedar superado por la cimentación seleccionada en todo momento.   

Para el cálculo de la Tensión Admisible se han empleado los valores de golpeo 

considerados más representativos de los ensayos SPT, y se han introducido en las ecuaciones 

de Bowles: 

 

1

2

3

4

5

6

7

0,00 10,00 20,00 30,00
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1. Fórmula de Bowles (para B > 1.2 m):   

Qadm: Tensión admisible (kPa).  

N: Número de golpes en el ensayo SPT.  

Fd: 1+0.33 (Df / B).   

B: Ancho de la cimentación (m). 

 Df:  Empotramiento de la cimentación (m).  

Se: Asiento tolerable en mm (25 mm). 

ή ρρȟωψzὔ ᶻ
σȟςψὄ ρ

σȟςψὄ
ὊzὨ

ὛὩ

ςυȟτ
 

2. F·rmula de Bowles (para B Ò 1.2 m):   

ή ρωȟρφzὔ ὊzὨ
ὛὩ

ςυȟτ
 

3.20. VELOCIDAD DE ONDA DE  CORTE 

La velocidad media de la onda de cortante, Vs30, se obtiene por medio de: 

ὠ
В ρὨ

В
Ὠ
ὠ

 

Dónde:  

Vsi Velocidad media de la onda de cortante del suelo del estrato i, medida en campo, (m/s)  
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di Espesor del estrato i, localizado dentro de los 30 m superiores del perfil 

Ὠ
Ȧ

 

Dónde: 

di Espesor del estrato i , localizado dentro de los 30 m superiores del perfil 

Perfil tipo A:  La roca competente para el perfil Tipo A debe definirse utilizando mediciones 

de velocidad de la onda de cortante en el sitio, o en perfiles de la misma formación donde 

haya meteorización y fracturación similares. 

En aquellos casos en que se conoce que las condiciones de la roca son continuas hasta una 

profundidad de al menos 30 m, la velocidad de onda de cortante superficial puede emplearse 

para definir Vs. 

Perfil t ipo B: la velocidad de la onda de cortante en roca para el perfil Tipo B debe medirse 

en el sitio o estimarse, por parte del ingeniero geotécnico, para roca competente con 

meteorización y fracturación moderada. 

Perfil tipo C:  Para las rocas más blandas, o muy meteorizadas o fracturadas, debe medirse 

en el sitio la velocidad de la onda de cortante, o bien clasificarse como perfil tipo C. 

Los perfiles donde existan más de 3 m de suelo entre la superficie de la roca y la parte 

inferior de la fundación, no pueden clasificarse como perfiles tipo A o B. (MIDUVI, 2015) 
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4. MATERIALES Y METODOS  

4.1. Materiales  

Para la realización de la investigación se utilizaron los siguientes materiales: 

¶ Equipo de penetración estándar (SPT): para realizar el respectivo estudio de 

suelo y poder determinar la capacidad portante del mismo en el área considerada 

para la investigación. 

 

¶ GPS: para determinar las coordenadas del lugar de estudio. 

 

¶ Computador: para modelar la estructura mediante el programa ETABS.  

4.2. Métodos 

Para el desarrollo de la investigación se emplearon los siguientes métodos. 

 

Método descriptivo: la investigación realizada es de tipo descriptivo porque detalla la 

realidad en base a los estudios realizados mediante la guía de las respectivas normas para 

diseños sismo-resistentes. 

 

Método analítico: estudia los respectivos detalles de los elementos estructurales para de 

esta manera establecer conclusiones y recomendaciones adecuadas y poder verificar la 

hipótesis del proyecto de investigación. 
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5. ANALISIS Y RESULTADOS 

Realizar el estudio para determinar la capacidad de carga del suelo mediante el 

ensayo de Penetración Estándar (SPT)  

5.1. Estudio de suelo 

5.1.1. Ubicación del proyecto 

El proyecto estará ubicado en la Parroquia Noboa, del Cantón 24 de Mayo,  de la 

Provincia de Manabí, específicamente en un terreno perteneciente a la Unidad Educativa 

Agustín Pincay y fue donde se llevaron a cabo las perforaciones para el respectivo estudio 

de suelo, para mayor referencia se tomaron las siguientes coordenadas.  

X = 563911.587 m E 

Y = 9841159.93 

Elevación = 432m 

 

Figura 54.Ubicación del lugar de estudio tomado desde Google earth. 
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5.1.2. Criterios para las perforaciones 

En base a los requerimientos de las perforaciones y profundidades que establece la NEC- 

SE ïCM donde nos indican cantidad de sondeos de acuerdo al tipo de estructura, las cargas 

y otros detalles que se indican en la siguiente tabla. 

Categoría de la unidad de 

Construcción 

Según los niveles de 

construcción 

Según las cargas máximas de servicio 

en columnas (KN) 

Baja Hasta 3 niveles Menores de 800 

Profundidad Mínima de perforación: 6 m. 

Número mínimo de perforaciones: 3  

Tabla 6. Criterios para las perforaciones, tomado de la NEC-SE-CM (2015). 

5.1.3. Descripción de las normas 

Según las normas siguientes se han realizado los respectivos ensayos para determinar 

resultados de los sondeos. 

¶ ANALISIS GRANULOMETRICO (ASTMD 422) 

¶ CONTENIDO DE HUMEDAD (ASTMD 2216) 

¶ CLASIFICACION DE SUELOS (SUCCS)- (AASHTO) 

¶ LIMITE LIQUIDO Y LIMITE PLASTICO (ASTMD 4318) 

5.1.4. Etapas del estudio 

Las etapas para poder llegar a cabo este ensayo son: 

5.1.4.1.Trabajo de campo 

¶ Reconocimiento del lugar 
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¶ Perforación del suelo a 6m de profundidad con los equipos del SPT 

¶ Obtención de las muestras alteradas para los respectivos ensayos 

5.1.4.2.Trabajo de laboratorio 

¶ Ensayo de contenido de humedad 

¶ Ensayo de análisis granulométrico por tamizado ASTMD-421 

¶ Ensayos de limite líquido y limite plástico, ASTM 423-66 Y ASTM D424-59 

¶ Clasificación de suelos SUCCS Y AASHTO 

¶ Determinación de la capacidad de carga 

5.1.5. Resultados obtenidos en los respectivos sondeos 

En las siguientes tablas se mostrarán las respectivas clasificaciones del suelo por cada 

uno de los sondeos y muestras obtenidas. 

Profundidad 

(m) 

Clasificación del suelo Límites de Atterberg (%) H. 

natural 

(%)  S.U.C. S A.A.H.S.T. O LL  LP IP 

0.55 - 1.00 

Limo alta 

plasticidad 

MH 

Suelo arcilloso 

(A-7-5) 

25.94 48.57 22.63 21.54 

1.55 - 2.00 

Limo alta 

plasticidad 

MH 

Suelo limoso 

(A-5) 
46.00 46.80 0.80 34.54 

2.55 - 3.00 

Limo alta 

plasticidad 

MH 

Suelo arcilloso 

(A-7-5) 

39.57 47.40 7.83 26.38 

Tabla 7. Recopilación de las características del suelo en la perforación 1. 
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Profundidad 

(m) 

Clasificación del suelo Límites de Atterberg (%) H. 

natural 

(%)  S.U.C. S A.A.H.S.T. O LL  LP IP 

0.55 - 1.00 

Limo baja 

plasticidad 

con arena 

ML 

Suelo arcilloso 

(A-7-6) 

44.67 36.86 7.81 30.28 

1.55 - 2.00 

Limo baja 

plasticidad 

ML 

Suelo arcilloso 

(A-7-5) 
42.28 47.24 4.96 29.51 

2.55 - 3.00 

Limo baja 

plasticidad 

ML 

Suelo limoso 

(A-5) 

39.28 46.80 7.52 25.00 

Tabla 8. Recopilación de las características del suelo en la perforación 2. 

5.1.6. Determinación de la capacidad portante del suelo  

Se realiza el respectivo cálculo de la capacidad portante del suelo en función del SPT. 

Con los datos obtenidos en las perforaciones se llevaron a cabo los cálculos de la capacidad 

del suelo, para este procedimiento se utilizó la técnica basada en la ecuación propuesta por 

Bowles (1977). 

 

A continuación, se realizará el cálculo de la capacidad admisible del suelo en base a los 

datos obtenidos en el ensayo de campo. 

 

Cálculos perforación 1 

Profundidad (m) N1 N2 N3 N campo 

0.55 - 1.00 8 13 15 28 

1.55 - 2.00 4 8 12 20 

2.55 - 3.00 28 32  60(rechazo) 

Tabla 9. Datos de campo obtenidos mediante ensayo SPT, perforación 1 
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Datos: 

Profundidad:                           0.55m ï 1.00m 

N campo:                                28 

No se utiliza revestimiento 

N ponderado corregido:          23 

 

Formula de Bowles para B Ò 1,22 m 

▲╪▀□
╣
□

ȟ ╝╬▫►╕▀
╢▄

ȟ
ᶻȢ  

  █▀ ȟ
╓█

║
ȟ  

 ὪὨ ρ πȟσσ
ρȟππ

ρȢρπ
ρȟσ 

ή Ὕ
ά ρωȟρφzςσzρȟσ

ρυȟτ

ςυȟτ
πzȢρπς 

▲╪▀□ Ȣ ╣
□
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Formula de Bowles para B > 1,22 m 

▲╪▀□
╣
□

ȟ ╝╬▫► 
ȟ ║

ȟ ║
╕▀

╢▄

ȟ
ᶻȢ  

ή Ὕ
ά ρρȟωψzςσz

σȟςψzρȟρπρ

σȟςψzρȟρπ
ρzȟσ
ρυȟτ

ςυȟτ
πzȢρπς 

▲╪▀□ Ȣ  ╣
□
  

Profundidad (m) 

qadm(Tn/m2) 

B<1.22 

qadm(Tn/m2) 

B>1.22 

0,55 - 1,00 35,43 36,13 

1,55 - 2,00 34,76 34,65 

Tabla 10. Recopilación de la capacidad portante del suelo perforación 1. 

Cálculos perforación 2 

Profundidad (m) N1 N2 N3 N campo 

0.55 - 1.00 5 9 12 21 

1.55 - 2.00 6 13 15 28 

2.55 - 3.00 23 35  58(rechazo) 

Tabla 11. Datos de campo obtenidos mediante ensayo SPT, perforación 2. 

Datos: 

Profundidad:                           0.55m ï 1.00m 

N campo:                                12 

Diámetro del barreno:             10 cm 

No se utiliza revestimiento 
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N ponderado corregido:          22,13 

 

Formula de Bowles para B Ò 1,22 m 

▲╪▀□
╣
□

ȟ ╝╬▫►╕▀
╢▄

ȟ
ᶻȢ  

  █▀ ȟ
╓█

║
ȟ  

 ὪὨ ρ πȟσσ
ρȟππ

ρȟρπ
ρȟσ 

ή Ὕ
ά ρωȟρφzςςȟρσzρȟσ

ρυȟτ

ςυȟτ
πzȟρπς 

▲╪▀□ Ȣ  ╣
□

 

Formula de Bowles para B > 1,22 m 

▲╪▀□
╚╝
□

ȟ ╝╬▫► 
ȟ ║

ȟ ║
╕▀

╢▄

ȟ
 

ή ὑὔ
ά ρρȟωψzςςȢρσz

σȟςψzρȟρπρ

σȟςψzρȟρπ
ρzȟσπ

ρυȟτ

ςυȟτ
 

▲╪▀□ Ȣ  ╣
□
  

Profundidad (m) 

qadm(Tn/m2) 

B<1.22 

qadm(Tn/m2) 

B>1.22 

0,55 - 1,00 34,08 34,76 

1,55 - 1,95 38,62 38,51 

Tabla 12. Recopilación de la capacidad portante del suelo perforación 2. 
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Definir las diferentes secciones de los elementos como zapatas, columnas, vigas y 

losa mediante el pre-diseño estructural. 

5.2. Pre-diseño Estructural 

Dentro de este proceso se realizan los diferentes cálculos para predimensionar los 

elementos estructurales que comprenden una edificación. A continuación se describe el 

proceso a seguir en este predimensionamiento. 

¶ Predimensionamiento de la losa y Análisis de cargas aplicadas a la estructura. 

¶ Predimensionamiento de vigas. 

¶ Predimensionamiento de columnas. 

¶ Predimensionamiento de Cimientos. 

5.2.1. Normas a utilizar 

¶ NEC-SE-DS 2015 Norma Ecuatoriana de la Construcción. 

¶ NEC-SE-GM 2015 Geotecnia y Diseño de Cimentaciones 

¶ NEC-SE-HA 2015  

¶ ACI 318-11 American Concrete Institute. 

5.2.2.  Datos generales 

 

 

 

 

Tabla 13. Datos generales a ser utilizados en los cálculos 

Resistencia a la compresión del hormigón f'c = 240 kg/cm2 

Resistencia a la fluencia del refuerzo fy = 4.200 kg/cm2 

Peso específico del hormigón = 2.400  kg/m3 

Módulo de Poisson del hormigón = 0.20  

Módulo de Poisson del acero = 0.30  

Módulo de elasticidad del acero (Es) = 2.000.000 kg/cm2 

Módulo de elasticidad del hormigón f'c (Ec) = 233928.19 kg/cm2 
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5.2.3. Prediseño de losa  

 Para poder llevar a cabo la altura mínima de la losa debemos tomar en cuenta la relación 

luz larga y luz corta.  

 

Figura 55. Losa a ser analizada. 

Podemos notar que se trata de una losa en dos direcciones, procedemos a determinar el 

espesor de la misma. 

▐□░▪

■▪ȟ
█◐

♫
 

Datos: 

fôc =              240 kg/cm²         25 MPa 

fy =               4200 kg/cm²       420 MPa 

Ln =              6,00 m =            600 cm 

L =                4,50 m =            450 cm 

Altura Piso = 3,00m=             300cm 

# De Pisos =   1 

 =                  6,00/4,50 =    1,33 
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5.1.6.1.Determinación de h mínimo 

Se determinará el hmin mediante la ecuación planteada anteriormente tomada del ACI con 

los datos dados de la edificación. 

Ὤ
φȟππÍπȟψ

τςπ
ρτππ

σφ ωz ρȟσσ
 

▐□░▪ ȟ  ╬□ 

Se realizo el respectivo cálculo del espesor mínimo que debe tener la losa maciza la 

misma que es = 13,75cm  

 

Por cuestiones de economía debemos recalcar que la losa maciza es mucho más costosa 

por la cantidad de acero y hormigón que debe llevar, por lo tanto, se recomienda el diseño 

de una losa alivianada. 

 

Determinación de la inercia de la losa. 

╘■▫▼
╫▐
       

Datos: 

Base (b) = 100cm 

Altura (h) = 13,75 cm 

╘■▫▼
╬□z Ȣ ╬□

ȟ  ╬□     
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Luego se procede a buscar una losa alivianada que obtenga mayor o igual inercia que la 

losa maciza. Este cálculo se lo realiza mediante la prueba y error, en caso de que no se 

cumpla con la condición se diseña una losa nervada con inercia menor que la losa maciza. 

 

 

 

 

 

 

 

Se procede al cálculo de la inercia de la losa alivianada donde se supone un peralte 

h=15cm 

h.nervio = 15 Cm 

b.nervio= 10 Cm 

h.losa= 5 Cm 

b.losa= 100 Cm 

Tabla 14. Detalles de losa alivianada. 

Se procede a calcular el centro de gravedad de la sección, para la cual se la divide en 3 

figuras, como se muestra en la tabla 27. 

FIGURA 
AREA 
(cm2) Ḽ (cm) !Ḽ (cm3) 

1 150 7.5 1125 

2 150 5.5 1125 

3 500 17.5 8750 

ңҐ 800  11000 

Tabla 15. Centros de gravedad. 

Figura 56. Losa aliviana. 
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ρρπππὧάσ

ψππὧάς
Ȣ ╬□ 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 1 

▀ ╨  

Ὠ ρσȟχυὧά χȟυὧά σωȟπφὧάς 

 

Figura 2 

Ὠ ρσȟχυὧά χȟυὧά σωȟπφὧάς 

 

Figura 2 

Ὠ ρσȟχυὧά ρχȟυὧά ρτȟπφὧάς 

 

Finalmente se determinan las inercias por cada figura para obtener la inercia total de la 

losa alivianada. 

 

╘
╫▐

═z ▀z  

Figura 57.  Losa alivianada en dos direcciones 
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Ὅ
ρπὧάz ρυὧά

ρς
ρυπὧάςz σωȢπφὧάς ȟ ╬□ 

Ὅ
ρπὧάz ρυὧά

ρς
ρυπὧάςz σωȢπφὧάς ȟ ╬□ 

Ὅ
ρππὧάz ρυὧά

ρς
υππὧάςz ρτȢπφὧάς Ȣ ╬□ 

 

Inercia total losa nervada = 25414,67 cm4 

 

En base a los resultados obtenidos tenemos que la inercia de la losa nervada supera a la 

inercia de la losa maciza. 

 

Inercia losa nervada                                          Inercia losa maciza 

25414,67 cm4                       >                        21710,71 cm4 

 

Se procede a calcular la altura equivalente de la losa 

 

╘■▫▼
╫▐

 

Ὤ
ρςzὍ

ὦ
  

Ὤ
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ρππ
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Se comprueba que la altura equivalente de la losa nervada supere la altura mínima 

calculada anteriormente con la formula dada por el código (ACI). 

 

▐▄▲◊░○╪ ȟ ╬□ ȟ ╬□     (CUMPLE)  

Por lo tanto, se asume una losa de 20cm de espesor, a continuación, se presenta una 

tabla 16, que muestra distintos valores de alturas de losas alivianadas y su altura 

correspondiente de losas macizas equivalentes para una modulación de nervios y bloques 

de 10, 40, 10cm. 

 

Losa 
Alivianada 

H(cm) 

Losa 
Maciza 
h(cm) 

15 10.88 

20 14.50 

25 18.06 

30 21.54 

35 24.96 

Tabla 16. Alturas equivalentes de losas. 

 

Se realiza la comprobación de la luz máxima que debe tener la losa de acuerdo a la altura. 

Según la norma nos indica que la altura de la losa maciza sea igual al 3% de la luz de la viga. 

 

▐ ȟ ╛z╛◊◑ ▀▄ ■╪ ○░▌╪         

 

Despejamos L (luz de la losa) y obtenemos. 
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╛
▐

ȟ ᶻ
                     

ὒ
ρτȟυπ

πȟπσzρππ
ȟ  □ 

 

Se ha podido determinar la losa nervada de 20cm de altura puede tener una luz máxima 

de 4,83m. 

5.2.4. Análisis de cargas aplicadas en la edificación 

En el siguiente proceso se determinan las cargas permanentes, cargas variables y 

accidentales que actúan sobre la estructura las mismas que son: carga muerta, carga viva y 

carga sísmica. 

5.2.4.1.Carga Muerta (D)   

 

DATOS GENERALES PARA CARGAS  

Espesor de losa = 0,20 M 20 cm 

Dimensión del bloque = 0,15 M 0.40x0.20x0.15 m 

Peso Específico del Hormigón = 24,00 kn/m3 2400 kg/m3 

Peso Específico del Bloque Alivianado = 8,50 kn/m3 850 kg/m3 

Peso Específico del Bloque = 12,00 kn/m3 1200 kg/m3 

Peso Específico del Mortero  = 20,00 kn/m3 2000 kg/m3 

Tabla 17. Datos para el cálculo de las cargas 

 

a) Peso propio de la losa para 1 m2 
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Volumen de loseta de compresión = (1.00m * 1.00m * 0.05m)= 0.05m3 

Volumen de nervios = 3.60m * 0.10m * 0.20m = 0.072m3 

Volumen de bloques = (0.40m * 0.40 * 0.20) *  4 unidades= 0.128m3 

Volumen de viga = 0.25m * 0.30m *1m = 0.075 m3 

Peso de loseta de compresión = (0.05m3 * 2400kg/m3) = 120 kg/m2 

Peso de nervios = (0.072m3 * 2400kg/m3) = 172.80 kg 

Peso de bloques = (0.128m3 * 850kg/m3) = 108.80kg 

Peso de vigas = 0.075 m3 * 2400kg/m3 = 180 kg 

Peso propio de la losa = (120kg/m2 + 172,80 kg + 108,80kg + 180 kg) = 581.60 kg/m2 

5.2.4.2.Carga Viva (L) 

Ocupación o Uso 

Carga 

Uniforme 

(KN/m2) 

Unidades educativas 
  

Aulas 2.00 

Tabla 18. Sobre carga para unidades educativa 

 

Carga viva aulas = 2 kN/m2 

Carga Viva aulas = 2 *1000/9.8 (kg/m2) 

Carga Viga aulas = 204.08 kg/m2 

Los valores que se deben ingresar al programa ETABS para el respectivo modelo de la 

edificación son: 

 

0.20 tn/m2           Carga viva para aulas 
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0.10 tn/m2           Carga muerta 

5.2.4.3.Carga total (W) 

A continuación, se determina la carga vertical que se aplica a la edificación. 

 

╦ ╓ Ϸ╛             

 

5.2.5. Prediseño de vigas  

 

Figura 58. Vista en planta de la edificación 

 

Calculamos las dimensiones para vigas que soportan elementos que no pueden resistir 

grandes deflexiones. 

¶ Para vigas en el sentido Y 

Altura de la viga 
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▐
╛▪

 

▐ ȟ □ 

Base de la viga  

╫
▐

 

╫
ȟ

ȟ  □ 

 

Las vigas en el sentido Y quedarían de (25cm * 50cm) 

¶ Vigas para el sentido X 

Altura de la viga 

▐
╛▪

 

▐
Ȣ

ȟ □ Ȣ □ 

Base de la viga  

╫
▐

 

╫
ȟ

Ȣ □ ȟ  □ 

Las vigas del sentido X nos quedarían de (25cm * 40cm) 

5.2.5.1. Determinación de las cargas 

El siguiente proceso se lo realiza para comprobar que las secciones anteriormente dadas 

seas adecuadas para soportar las solicitaciones a las cuales estarán sometidos los elementos. 
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sobrecarga permanente SP = 0.10 tn/m2            

Peso propio de la losa CM= 581.60 kg/m2= 0.58tn/m2 

 

Se procede a calcular el peso propio de las vigas que se obtiene a partir de las dimensiones 

de las mismas. 

Datos de las vigas: 

Longitud de viga en x      = 16.6 m 

Longitud de viga en y      = 16.95 m 

Área de la edificación      = 54 m2 

Densidad del hormigón    = 2400.00 kg/m3 

  Peso de las vigas en el sentido x  

ὖ▄▼▫ ○░▌╪ ╛ᶻ╫○░▌╪z ▐○░▌╪z ╓▄▪▼░▀╪▀ ▐▫►□░▌ĕ▪ 

Peso vigas en x = (16.6m) * 0.25m * 0.40m * 2400kg/m3 = 3984kg 

Peso de las vigas en el sentido y 

Peso vigas en y = (16.95m) * 0.25m * 0.50m * 2400kg/m3 = 5085kg 

Peso propio de vigas 

ὖὩίέ ὖὶέὴὭέ ὠὭὫὥί ВἜἭἻἷ ἬἭ ἾἱἯἩἻ Ἥἶ ἻἭἶἼἱἬἷ ὀ  Peso de vigas en sentido y 

 

ὖὩίέ ὖὶέὴὭέ ὠὭὫὥίσωψτυπψυ  

╟▄▼▫ ╟►▫▬░▫ ╥░▌╪▼  ▓▌ 

 



 

 

95 

 

 

Se ha podido determinar el peso de las vigas sumando la longitud de las mismas 

perimetrales y de las vigas interiores. A continuación se muestra la distribución de las cargas. 

 

Figura 59. Mosaico para distribución de cargas. 

 

 

 

 

             

Vigas del pórtico 2 

Se procede a utilizar los coeficientes para transformar las cargas triangulares en 

uniformemente distribuidas. La viga en mención recibe las cargas provenientes de las losas 

a cado lado de estas.  

 

 

Figura 60. Cargas triangulares sobre las vigas del pórtico 2. 
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Se realizan los cálculos para el vano A-B para la cual se trabaja con la combinación de 

carga siguiente. 

1,3*(1,4*CM+1,7*CV) 

Tipo de carga = triangular 

Carga muerta = (carga losa + carga viva) 

Carga muerta = 0.58tn/m2 + 0.20tn/m2  

 

Carga ultima de aulas 

Wu= 1,4*CM +1,7*CV 

Carga viva aulas          = 200kg/m2 å 0.2 tn/m2 

Luz menos favorable = 4.5m 

Lado mayor               = 6.00m  

ρȢτz πȢυψ
ÔÎ

Íς
ρȢχz πȢςπ

ÔÎ

Íς
 Ȣ

◄▪

□
   

   

Se transforma la carga triangular a carga distribuida mediante la siguiente expresión. 

╦
╦◊ ▼z

 

Donde: 

ὡό ὧὥὶὫὥ όὰὸὭάὥ  

S= lado menor 

Carga aulas 

ὡὥόὰὥί
ρȟρυςzτȢυπ ά

σ
Ȣ  

◄▪

□
 

╦╣ ╦╪◊■╪▼ 
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ὡὸ Ȣ
◄▪

□
  

 

Para los siguientes vanos se empleará el mismo procedimiento tomando en cuenta las 

luces    y los tipos de carga. 

 

A continuación, se muestra el diagrama de las cargas uniformemente repartidas del 

pórtico 2. 

 

Figura 61. Cargas repartidas sobre el pórtico. 

 

 

Una vez que tenemos las cargas uniformemente distribuidas procedemos a calcular los 

momentos flectores con respecto a las tablas propuestas por el ACI. 

 

Figura 62. Valores de momentos flectores 
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Donde: 

W = carga mayorada total por unidad de longitud de la luz  

L = luz libre entre cara y cara de los apoyos para momento positivo 

Calculo de momentos negativos según la disposición del código ACI. 

 

╜═ ╒  
╦  z╛

 
ρȢχςψ

ὸὲ
ά  zτȢυπ ά

ρφ
 Ȣ  ╣▪ 

╜║  
╦  z╛

 
ρȢχςψ

ὸὲ
ά  zτȢυπ ά

ω
 Ȣ  ╣▪ 

 

Calculo de momentos positivos según la disposición del código ACI. 

 

╜═ ║ ╒  
╦  z╛

 
ρȢχςψ

ὸὲ
ά  zτȢυπ ά

ρτ
 Ȣ  ╣▪ 

 

Determinamos el momento máximo en nuestro caso es: 

Mmax = Ȣ  ╣▪-m 

 

Una vez determinado el momento máximo se procede a calcular el momento último (Mu) 

Se asume b = 25cm 

╜◊ ᶮ ╜z▪ 

╜◊ ᶮ ╡z◊z ╫z ▀  

Se despeja y obtenemos: 
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▀╔
╜◊
╡ɲ◊╫
  

 

En la siguiente tabla se muestran los valores de Ru de acuerdo a la resistencia del 

hormigón. 

 f´c 
(kg/cm2) 

Ru 
(kg/cm2) 

210 39.72 

240 45.39 

250 47.28 

280 52.96 

300 56.19 

350 66.19 

Tabla 19. Valores de Ru 

 

Ὠ
σȢψω ὸὲά ρzπ

πȟωz τυȢσωzςυ
ρωȢυς ὧά  

Ὤ ρωȢυςὧά τȢππὧά ςσȢυςὧά  

ἰ ȟ  Ἣἵ  

En este caso vamos a tener vigas de (25cm * 30cm), las mismas que serán comprobadas 

al momento de obtener el diseño en ETABS  

Vigas del pórtico B 

Luego se procede a utilizar los coeficientes para transformar las cargas trapezoidales en 

uniformemente distribuidas.  
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Figura 63. Cargas trapezoidales sobre vigas del pórtico. 

 

Se realiza el cálculo para el vano 1-2 para la cual se trabaja con la siguiente combinación 

de carga. 

Wu= 1,4*CM+1,7*CV 

Carga ultima de losa +3.00 m 

Carga viva aulas          = 200kg/m2 å 0.2 tn/m2 

Luz menos favorable = 4.5 m 

Lado mayor               = 6.00m  

Relaci·n ñmò         = S/L  = 
Ȣ □

Ȣ □
Ȣ   

 

ὡό  ρȢτz πȢυψ
ÔÎ

Íς
ρȢχz πȢς

ÔÎ

Íς
 Ȣ

◄▪

□
   

 

 

Se transforma la carga trapezoidal a carga distribuida mediante la siguiente expresión. 

╦
╦◊ ▼z □
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Donde: 

ὡό ὧὥὶὫὥ όὰὸὭάὥ  

S= lado menor 

Carga aulas 

ὡὥόὰὥί
ρȢρυς

ὸὲ
ά

φzȢππ ά

σ

σ πȢχυ

ς
Ȣ  

◄▪

□
 

 

En vista de que la viga analizada recibe dos cargas trapezoidales, por lo tanto, Wt nos 

queda de la siguiente manera. 

Wt1= 2 * Waulas = 2 * Ȣ  
◄▪

□
Ȣ

◄▪

□
  

Entonces para el siguiente vano empleamos el mismo procedimiento tomando en cuenta 

las luces y tipos de carga por lo tanto tenemos. 

 
 

 

 

 

 

 

 

Figura 64. Cargas uniformes sobre el pórtico B 
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Con las respectivas cargas uniformes, se procede a calcular los momentos flectores. 

 
 

 

 

Calculo de momentos negativos según la disposición del código ACI. 

 

╜  
╦  z╛

 
υȢφρφ

ὸὲ
ά  zφȢππ ά

ρφ
 Ȣ  ╣▪ 

╜  
╦  z╛

 
υȢφρφ

ὸὲ
ά  zφȢππ ά

ω
 Ȣ  ╣▪ 

Calculo de momentos positivos según la disposición del código ACI. 

╜  
╦  z╛

 
υȢφρφ

ὸὲ
ά  zφȢππ ά

ρτ
Ȣ   ╣▪ 

Determinamos el momento máximo en nuestro caso es M2. 

Mmax = Ȣ  ╣▪ □ 

Se asume b = 30cm 

╜◊ ᶮ ╜z▪ 

╜◊ ᶮ ╡z◊z ╫z ▀  

 

Figura 65. Valores de los momentos flectores. 
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Se despeja y obtenemos: 

▀╔
╜◊
╡ɲ◊╫
  

Ὠ
 ςςȢτφτὸὲά ρzπ

πȟωz τχȢςψzσπ
τρȢωυὧά  

Ὤ τρȢωυὧά τȢππὧά τυȢωυὧά  

ἰ ȟ  Ἣἵ  

Se nota que la sección asumida es ideal por lo que tenemos vigas en Y de (30cm*45cm) 

 

5.2.6. Prediseño de columnas  

Para poder predimensionar las columnas se deben asumir secciones de (30cm * 30cm) 

para toda la edificación, a continuación, se presenta la altura de cada nivel. 

 

 

 

 

Figura 66. Vista lateral de la edificación  
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Para poder determinar la carga muerta de la estructura es necesario conocer el área de 

aportación. 

 

Figura 67. Área de aportes para las columnas. 

  

A continuación, se procede a calcular el área de aporte de las secciones críticas, donde 

tomaremos el valor más alto para poder verificar que columnas presenta mayor área de 

aportación. 

5.2.6.1.Calculo del área de aportación 

Columna 1 = τȢυπά σzά Ȣ □  

 

5.2.6.2.Determinación de las cargas 

Se procede a calcular la carga por piso, incluyendo el peso propio de las columnas. 
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Primer piso 

Carga de losa          = 580kg/m2 

Peso vigas                = 180 kg/m2 

Carga muerta                      =  υψπ ρψπ  
▓▌

□
  

 

Carga muerta           =   Ȣ
▓▌

□
 

Carga permanente = CM Piso 1*Área aporte 

Carga permanente = 760,00 kg/m2 υzτ άς  ▓▌ 

Carga viva = CV aula *Área aporte 

Carga viva= ςππὯὫȾάςz υτ άς  ▓▌ 

 

Determinada la carga total que recibirá la columna crítica se procede a utilizar la siguiente 

ecuación. 

╟◊ ȟ ᶮ ȟ █╬═▌ ═▼◄ ═▼◄█◐ 

 

Con fines de predimensionamiento se asume que el área de refuerzo de acero Ast= 0, para 

lo cual se tiene la siguiente expresión para una columna con estribos ū=0.70. 

 

╟◊ ȟ ᶮ ȟ █╬z ═▌  

ὖό πȟψπzπȢχππȟψυὪὧz ὃὫ 

ὖό πȟτχφzὪὧz ὃὫ 
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═▌
╟◊

ȟ █zᴂ╬
 

 

Considerar una mayoración del 30% por la acción sísmica  

 

ὃὫ ρȢσπz 
ὖό

πȟτχφzὪᴂὧ
 

 

Se asume que (1.4D + 1.7L) produce una mayoración de 1.5 veces en la carga vertical 

 

ὃὫ ρȢυz ρȢσπ
ὖό

πȟτχφzὪᴂὧ
 

═▌ ρȢυz ρȢσπ
ρȢτz τρπτπ ËÇρȢχz ρπψππ ὯὫ

πȟτχφzςυπ
ὯὫ
ὧάς

Ȣ ╬□ 

 

Para una columna cuadrada determinamos la dimensión de sus lados mediante la 

siguiente ecuación. 

═ ╫ 

 ὦ Ѝὃ 

 ὦ ЍρςτςȢσφ ὧάς 

 ╫ Ȣ  ╬□  

Por seguridad se dejarán columnas de (35cm * 35cm) 
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5.2.7. Prediseño de cimentación 

Para poder llevar a cabo este predimensionamiento se debe tener un estudio de suelo 

donde se implantará la edificación, en este caso se lo tiene como es el estudio realizado 

mediante el ensayo de Penetración Estándar (SPT), para esto tenemos a continuación los 

resultados. 

Determinación de la capacidad de carga para la cimentación: 

 

De las 3 perforaciones realizadas en el ensayo se escoge la capacidad de carga mayor en 

base al DF y B del diseño. 

 

En nuestro caso escogemos la mayor capacidad del primer sondeo a la profundidad de 

1.55m ï 2.00m, dando los siguientes valores. 

 

DF 
(m) 

B 
(m) 

CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO MEJORADO 

B< 1.22m + 50cm 
suelo mejorado 

(tn/m2) 

B< 1.22m + 100cm 
suelo mejorado 

(tn/m2) 

B > 1.22m + 50cm 
suelo mejorado 

(tn/m2) 

B > 1.22m + 
100cm suelo 

mejorado (tn/m2) 

1.00 1.10 36.32 37.60 40.88 37.82 

Tabla 20. Capacidad de carga para la cimentación. 

Por lo tanto y de acuerdo a las condiciones se ha escogido una capacidad de 36.32 tn/m2, 

la misma que se la divide para un determinado factor de seguridad el mismo que esta entre 

2.40 y 3. 

ή
τπȢψψ

ὸὲ
άς

ςȢυπ
Ȣ
◄▪

□
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El tipo de cimentación que se ha escogido para la edificación es de tipo zapata aislada. 

Se procede a predimensionar una zapata aislada tomando en cuenta las columnas más 

críticas.  

 

 

Datos: 

Carga permanente CP = 11901.60kg   = 11.90 tn   

P1= 11.90 tn 

▲╪▀□= 14.53 tn/m2  

 

Ancho de la cimentación: 

═ ║
╒╟

▲╪▀□
    

ὃ  
ρρȢωπὸὲ

ρφȢσυὸὲȾάς
 

═ Ȣ □ 

Dimensión de la zapata 

 

║ ╛Ƞ ═ ЍȢ □ Ȣ □ Ȣ □ 

Se asume una altura de zapata de 25cm 
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Modelar la edificación en el programa ETABS mediante los métodos estático y 

dinámico para el posterior diseño de sus elementos estructurales. 

5.3. Modelación de la edificación 

La modelación de la edificación se lo realiza en el programa ETABS, este proceso se lo 

realiza con el fin de conocer las secciones reales de los elementos como losa, vigas y 

columnas para poder determinar la cantidad de acero que requieren los mismos así mismo 

conocer la respuesta sísmica de la edificación en base a ciertos parámetros especificados en 

las normas. 

5.3.1. Geometría de la edificación 

Como se nota a continuación se definen los ejes respectivos que forman la estructura en 

este caso tenemos 2 ejes en el sentido (Y) y 2 ejes en el sentido (X). 

 

Figura 68. Geometría de la edificación. 
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5.3.2. Definición de materiales 

Luego de haber definido los ejes de la estructura se definen los materiales en este caso 

vamos a modelar una edificación de hormigón armado.  

¶ Hormigón F´c= 240 kg/cm2 

¶ Acero de refuerzo Fy= 4200 kg/cm2 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 70. Detalles de hormigón armado. 

Figura 69. Detalles del acero de refuerzo 
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5.3.3. Definición de las secciones transversales  

A continuación, se definirán las respectivas secciones de los elementos principales dentro 

de la estructura como las vigas, columnas y losa basándose en el predimensionamiento 

donde se tiene una referencia de las secciones a utilizar. 

¶ Columnas de hormigón armado 

Figura 71. Definición geométrica de las columnas. 
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Figura 73. Definición del acero longitudinal y de confinamiento. 

Figura 72. Definición de la inercia. 
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¶ vigas de hormigón armado 

 

Figura 74. Definición de las secciones en vigas. 
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Figura 75. Definición de la Inercia. 

 

 

Figura 76. Definición de propiedad y recubrimiento. 
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¶  Nervios de hormigón armado 

Se procede a definir los nervios respectivos en la losa el mismo que nos quedaran de 

10cmx20cm. 

 

Figura 77. Secciones del nervio. 

 

Figura 78. Constante torsional del nervio. 
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Figura 79. Definición de la propiedad y recubrimiento de los nervios. 

¶ Loseta de hormigón armado 

A continuación, se define el tipo de loseta y por ende el espesor de la misma 

 

Figura 80. Definición de los detalles de la loseta. 
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5.3.4. Modelación de los apoyos de la estructura 

En este paso se procede a especificar los tipos de apoyos que tendrá la edificación en su 

base, en este caso se asignaran empotramientos en las columnas. 

 

 

 

 

 

 

5.3.5. Vista general de la edificación modelada 

 

Figura 82. Modelo en 3D de la edificación 

Figura 81. Definición de los apoyos. 
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5.3.6. Aplicación de cargas 

Cargas estáticas (CM-SD-CV) 

CM= Peso propio de la edificación 

SD= Sobrecargas   

    CV= Depende de la ocupación de la edificación 

 

Figura 83. Definición de las cargas estáticas. 
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5.3.7. Tipo de carga y dirección 

 

Figura 84. Aceleración en dirección SX 

 

Figura 85. Aceleración en dirección SY 
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5.3.8. Combinaciones de cargas 

Según la NEC-SE-DS 2015 para este caso se tomó en cuenta la siguiente combinación 

de cargas. 

¶ 1.40 CM 

¶ 1.20 CM + 1.60 CV 

¶ 1.20 CM + 1.00 CV + 1.00 SX 

¶ 1.20 CM + 1.00 CV + 1.00 SY 

¶ 0.90 CM + 1.00 SX 

¶ 0.90 CM + 1.00 SX 

5.3.9. Definición de las combinaciones en el programa      

 

Figura 86. Combo 1 (1.4 CM) 
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Figura 87. Combo 2 (1.20 CM + 1.60 CV) 
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Figura 88. Combo 3 (1.20 CM + 1.00 CV + 1.00 SX) 

    

Figura 89. Combo 4 (1.20 CM + 1.00 CV + 1.00 SY) 
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Figura 90. Combo 5 (0. 90 CM + 1.00 SX) 

 

 

Figura 91. Combo 6 (0. 90 CM + 1.00 SX) 
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5.3.10. Asignación de las cargas sobre la estructura 

Cargas por sobrecarga aplicada sobre la losa SD=0.20 tn/m2 

 

Figura 92. Determinación de la sobrecarga 

Carga viva en aulas CV = 0.10 tn/m2 

 

Figura 93. Determinación de la carga viva. 
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5.3.11. Participación de masa 

En este paso se define la participación de masa de un 25% de la carga viva

 

Figura 94. Definición de la participación de masa durante un sismo. 

5.3.12. Selección de las combinaciones para el diseño de los elementos de hormigón 

armado 

 

Figura 95. Definición de Combinaciones de diseño. 
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5.3.13. Participación modal de la masa 

 

Tabla 21. Modos de vibración de la estructura 

Podemos notar en la tabla según los valores dados no representa efectos de torsión de 

mayor representación. 

Según la NEC se requiere que la participación de masa tiene que ser mayor al 90% tanto 

en X como en Y, entonces tenemos: 

 

En el sentido X = 99.94% > 90% CUMPLE  LA CONDICIÓN  

En el sentido Y = 99.88 % > 90 %    CUMPLE LA CONDICIÓN  
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5.3.14. Análisis estático 

Dentro de este análisis se determinarán la fuerza sísmica y cortante basal de la estructura 

de acuerdo como nos indica la NEC-SE-DS-2015. 

DATOS GENERALES 

Zona sísmica: VI  

Valor Z (Aceleración esperada en roca, g) 0,50 

Tipo perfil del subsuelo D 

Factor de sitio (Fa) 1.12 

Factor de sitio (Fd) 1.11 

Factor del comportamiento inelástico del subsuelo (Fs) 1.40 

Factor tipo de uso, destino e importancia de la estructura 

(I) 1,30 

Coeficiente (Ct) 0,055 

Coeficiente (Ŭ) 0,9 

Altura edificio (H) 3,00 

Coeficiente (n) 1,80 

Factor por irregularidad en planta (Øp) 1 

Factor por irregularidad en elevación (Øe) 1 

Región Costa 

Factor por reducción de fuerzas sísmica ( R ) 8 

Tabla 22. Factores para obtener el cortante basal. 

A continuación, se procede a calcular el periodo de vibración 

╣ ╒◄ z▐▪
♪ 

Ὕ πȟπυυzσȟππȟ  

Ὕ πȟρτ ίὩὫȢ 
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Periodo límite de vibración  

╣╬ ȟ  ╕▼
╕▀
╕╪
    

Ὕ πȟυυzρȟτπz
ρȟρρ

ρȟρς
  

Ὕ πȟχφσ ίὩὫȢ 

Espectro elástico horizontal de diseño en aceleraciones ñSaò 

 

╢╪ Ɫ ╩ ╕╪               ὴὥὶὥ        π Ὕ Ὕ     Ecuación 1 

╢╪ Ɫ ╩ ╕╪
╣╬

╣
►               ὴὥὶὥ       Ὕ Ὕ      Ecuación 2 

 

Como 0.14s < 0.76s se utiliza la ecuación 1: 

 

Ὓὥ ρȟψz πȟυz ρȟρς 

Ὓὥ ρȟππψ ίὩὫȢ 

 

De esta forma una vez que tenemos los datos anteriores se procede a calcular el cortante 

basal mediante la siguiente ecuación. 

╥
╘ ╢╪ ╣╪
╡ ɲ╟ɲ ╔

 ╦  
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Peso respectivo del piso obtenido de la modelación. 

centro de masa y rigidez  

piso diafragma 
Mass X Mass Y 

tonf-s²/m tonf-s²/m 

3.00m Piso 1 2.4763 2.4763 

Tabla 23. Peso sísmico por nivel de la edificación. 

 

ὴὩίέ ίὭίάὭὧέ
άὥίὥ Ὡὲ ὢ Ὣz

ὥὶὩὥ ὨὩ ὴὭίέ
  

Área de piso 1 = 54 m2 

Gravedad = 9.8 m/s2 

ὴὩίέ ίὭίάὭὧέ ὴὭίέ ρ
ςȢτχφσὸέὲίςȾά ωzȟψάȾίς

υτ άς
ȟ  ◄▪Ⱦ□  

Calculo del peso por piso 

ὡρ ὥὶὩὥ ὴὭίέὴzὩίέ ίὭίάὭὧέυτ άςz πȢτυπ
ὸὲ

άς
Ȣ  ◄▪ 

Calculo de ╦░z ▐░
▓  

ὡ ὬzὭ ςτȢσπ ὸέὲzσȢππά Ȣ Ȣ  ◄▫▪z□ 

Calculo del Cortante de piso Fi 

Ὂ  
ὡ ὬzὭ

Вὡ ὬzὭ
 zὠ Ȣ  ╣▫▪  

 

Piso h(m) 
Hi 

(m) 

Área 

piso (m2) 

Peso 

sísmico 

(ton/m2) 

Wt 

(ton) 
k 

Wi*Hi^k 

(ton-m) 

Fi 

(ton) 
Vi  

1 3.00 3.00 54.00 0.45 24.30 1.00 72.90 3.98 3.98 

    WT 24.30  72.90   

Tabla 24. Cortante de piso 
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5.3.15. Análisis dinámico 

A continuación se presenta lo que es el análisis dinámico donde se determina el 

comportamiento de la estructura para establecer la seguridad en base a un colapso. 

5.3.16. Espectro de diseño de la edificación 

 

Figura 96. Espectro de diseño. 
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5.3.17. Modos de vibración y periodos de la edificación 

Primer modo de vibración 

 

Figura 97. Movimiento de traslación en X, periodo T= 0,25 sg 

Segundo modo de vibración 

 

Figura 98. Movimiento de traslación en Y, periodo T= 0,261 sg 
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Tercer modo de vibración 

 

Figura 99. Movimiento torsional con un periodo T= 0.197 

 

5.3.18. Control de las derivas de pisos 

Según nos indica la NEC-2015 que se realizara un control de deformaciones a través del 

cálculo de las derivas inelásticas máximas de piso. 

 

Ў╜ ȟ  z╡ Ўz╔    Ϸ 

 

Donde: 

ȹM= Deriva máxima 

ȹE= Desplazamiento obtenido en la aplicación de las fuerzas laterales 

R= factor de reducción de resistencia 
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Deriva máxima en el sentido X 

Ў╜ Ȣ ᶻ ᶻȢ Ȣ Ȣ  Ϸ < 2.00 % OK  

 

Figura 100. Deriva Inelástica máxima SX 

 

Deriva máxima en el sentido Y 

Ў╜ Ȣ ᶻ ᶻȢ Ȣ Ȣ  Ϸ < 2.00 % OK 
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Figura 101. Deriva inelástica máxima SY 

 

5.4. Diseño de la edificación  

A continuación, se procede a diseñar los respectivos elementos estructurales que 

comprenden la edificación 

5.4.1. Diseño de vigas 

Se determino la cantidad de acero para la viga que se encuentra en el eje B4 en base al 

reporte que nos generó el programa. 
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ETABS 2015 Concrete Frame Design 

ACI 318-14 Beam Section Design 

 

 

Elemento tipo viga detalle  

Nivel Elemento 
Section 

ID 
Combo ID 

Station 

Loc 

Length 

(cm) 
LLRF  Type 

Story1 B4 
Viga 

30*40 

1.20 CM + 1.00 CV 

+ 1.00 SX 
435 450 1 

 Sway 

Special 

Section Properties 

b (cm) h (cm) bf (cm) ds (cm) dct (cm) dcb (cm) 

30 40 30 0 4 4 

Propiedad de los materiales 

Ec (kgf/cm²) f' c (kgf/cm²) 
Lt. Wt  Factor (sin 

unidad) 
fy (kgf/cm²) fys (kgf/cm²) 

238751.96 240 1 4218.42 4218.42 

 

 

Design Code Parameters 

ūT ūCTied ūCSpiral ūVns ūVs ūVjoint  

0.9 0.65 0.75 0.75 0.6 0.85 

Design Moment and Flexural Reinforcement for Moment, Mu3 

  

Design  

-Moment  

kgf-cm 

Design  

+Moment  

kgf-cm 

-Moment  

Rebar  

cm² 

+Moment  

Rebar  

cm² 

Mínimum  

Rebar  

cm² 

Required  

Rebar  

cm² 

Top    (+2 

Axis) 
-330120.21   2.47 0 3.3 3.3 

Bottom (-2 

Axis) 
  165060.11 0 1.22 1.63 1.63 
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Shear Force and Reinforcement for Shear, Vu2 

Shear Vu2  

kgf 

Shear ūVc  

kgf 

Shear ūVs  

kgf 

Shear Vp  

kgf 

Rebar Av /S  

cm²/cm 

5135.27 6791.79 2847.43 1723.6 0.025 

Torsion Force and Torsion Reinforcement for Torsion, Tu 

ū*Tu  

kgf-cm 

Tth  

kgf-cm 

Tcr  

kgf-cm 

Area Ao  

cm² 

Perimeter, ph  

cm 

Rebar At /s  

cm²/cm 

Rebar Al  

cm² 

64565.2 32341.85 129367.41 558.2 104.44 0 0 

Tabla 25. Diseño de vigas obtenidas de etabs 

5.4.1.1.Acero longitudinal mínimo 

Datos de la viga. 

b= 30cm 

h= 40cm 

Peralte (d) = 40cm ï 4cm = 36cm 

 

Figura 102. Acero longitudinal mínimo 

Fuente: Ing. Aguilar. 

 

ὃί
ρȢτπ

Ὢώ
ὦzz Ὠ σȢχπ ὧά  

240 
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RESUMEN DE ACERO LONGITUDINAL EN VIGAS 

Elemento b(cm) d 

(cm) 

Luz 

(m) 

fôc 

(kg/cm2) 

fôy 

(kg/cm2) 

As 

sup 

(cm2) 

As 

inf 

(cm2) 

V1 30 40 6.00 240 4200 3.70 3.70 

V2 30 40 6.00 240 4200 3.70 3.70 

V3 30 40 6.00 240 4200 3.70 3.70 

V4 30 40 4.50 240 4200 3.70 3.70 

V5 30 40 4.50 240 4200 3.70 3.70 

V6 30 40 4.50 240 4200 3.70 3.70 

V7 30 40 4.50 240 4200 3.70 3.70 

Tabla 26. Resumen De Acero Longitudinal En Vigas 

 

5.4.1.2.Refuerzo transversal en vigas 

Según nos indica el ACI, se debe calcular el acero mínimo mediante la siguiente 

expresión. 

═○ȟ□░▪
▼

ȟ █ᴂ╬
╫◌
█◐◄
           ╔╬Ȣ  

ὃȟ
ί

πȟρωφςτπ
ὯὫ
ὧά

σπὧά

τςππ
ὯὫ
ὧά

  

ὃȟ
ί

πȟπςς
ὧά

ὧά
 

 

Espaciamiento requerido 

Según la NEC indica que el refuerzo transversal como mínimo debe ser varilla de 10 mm 

o más. 
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Espaciamiento de estribos en el eje X de los apoyos 

Datos: 

Cortes = (1-2) 

Vigas = (30cm*40cm) 

Niveles = 1 

ū varilla = 10mm 

Espaciamiento donde prevalece el menor valor. 

 

ί
Ὠ

τ

σφ

τ
ω ὧά 

ί φz ᶮ φz ρ ╬□ 

ί ςπ ὧά 

 

Espaciamiento de estribos en el eje Y de los apoyos 

Datos: 

Cortes = (A-B-C) 

Vigas = (30cm*40cm) 

Niveles = 1 

ū varilla = 10mm 

Espaciamiento donde prevalece el menor valor. 

 

Ὠ

τ

σφ

τ
ω ὧά 

ί φz ᶮ φz ρ ╬□ 

ί ςπ ὧά 
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Espaciamiento de estribos en el centro de las vigas, para los niveles 1 y 2 

Datos: 

Cortes = (1-2) 

Vigas = (30cm*40cm) 

Niveles = 1 

ū varilla = 10mm 

  

ί
Ὠ

ς

σφ

ς
ρψ ὧά   

 

 

En la siguiente tabla se resumen las separaciones de los estribos en las vigas, tanto en el 

centro como en los apoyos. 

 

RESUMEN DE SEPARACION DE ESTRIBOS EN VIGAS 

Elemento 
b 

(cm) 

d 

(cm) 

Luz 

libre 

(m) 

Separación 

I (cm) 

Separación 

C (cm) 

Separación 

D (cm) 

V1 30 40 6.00 10 18 10 

V2 30 40 6.00 10 18 10 

V3 30 40 6.00 10 18 10 

V4 30 40 4.50 10 18 10 

V5 30 40 4.50 10 18 10 

V6 30 40 4.50 10 18 10 

V7 30 40 4.50 10 18 10 

Tabla 27. Resumen de la separación de los estribos en vigas. 
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5.4.2. Diseño de columnas 

En el diseño de las columnas determinaremos la cantidad de acero longitudinal y 

transversal en base a las estipulaciones de la NEC-15. 

5.4.2.1.Cuantía de refuerzo longitudinal 

Según la NEC indica que para la cuantía máxima de refuerzo longitudinal se debe cumplir 

con la siguiente condición. 

” ” ”  

πȟπρ ” πȟπσ 

 

ETABS 2015 Concrete Frame Design 

ACI 318-14 Column Section Design 

 

Detalle del elemento columna   

Nivel Elemento Section ID Combo ID 
Station 

Loc 

Length 

(cm) 
LLRF  Type 

Story1 C1 
Columna 

35*35 

1.20 CM + 1.00 CV 

+ 1.00 SY 
260 300 1 

 Sway 

Special 

Propiedades de la sección 

b (cm) h (cm) dc (cm) 
Cover (Torsion) 

(cm) 

35 35 6.6 3.73 

Propiedades del material 

Ec (kgf/cm²) f' c (kgf/cm²) Lt. Wt  Factor (Unitl ess) fy (kgf/cm²) fys (kgf/cm²) 

233928.19 240 1 4218.42 4218.42 
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Design Code Parameters 

ūT ūCTied ūCSpiral ūVns ūVs ūVjoint  

0.9 0.65 0.75 0.75 0.6 0.85 

Axial Force and Biaxial Moment Design For Pu , Mu2 , Mu3 

Design Pu  

kgf 

Design Mu2  

kgf-cm 

Design Mu3  

kgf-cm 

Minimum 

M2  

kgf-cm 

Minimum 

M3  

kgf-cm 

Rebar 

%  

% 

Capacity 

Ratio  

Unitless 

5599.5 434996.28 191468.3 14413.12 14413.12 1.03 0.623 

Axial Force and Biaxial Moment Factors 

  
Cm Factor  

Unitless 

ŭns Factor  

Unitless 

ŭs Factor  

Unitless 

K Factor  

Unitless 

Effective 

Length  

cm 

Major 

Bend(M3) 
1 1.008446 1 1 260 

Minor 

Bend(M2) 
1 1.008446 1 1 260 

Shear Design for Vu2, Vu3 

  
Shear Vu  

kgf 

Shear ūVc  

kgf 

Shear ūVs  

kgf 

Shear ūVp  

kgf 

Rebar Av /s  

cm²/cm 

Major, Vu2 1809.56 0 1809.56 1809.56 0.0201 

Minor, Vu3 3827.45 0 3827.45 3827.45 0.0426 

 

Joint Shear Check/Design 

 

Joint Shear  

Force  

kgf 

Shear  

Vu, Top  

kgf 

Shear  

Vu, Tot  

kgf 

Shear  

ūVc  

kgf 

Joint  

Area  

cm² 

Shear  

Ratio  

Unitless 

Major Shear, Vu2 0 0 7667.94 52384.82 1225 0.146 

Minor Shear, Vu3 0 0 16544.02 52384.82 1225 0.316 

 (6/5) Beam/Column Capacity Ratio 

Major 

Ratio 

Minor 

Ratio 

0.33 0.702 
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Diagrama de interacción 

 

Figura 103. Diagrama de interacción obtenido de etabs. 

 

Se observó que la columna cumple con todas las combinaciones ya que se encuentran del 

rango admisible. 

Acero de refuerzo longitudinal en cm2 

 

Figura 104. Acero longitudinal mínimo 
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El porcentaje de acero que nos da el programa ETABS en la modelación de la estructura 

es de 1.03% y el área de acero que tenemos es de 12.57 cm2, en este caso se adoptan las 

secciones definidas en el programa. 

Se procede a definir la cantidad de acero longitudinal en base al área dada por el programa 

ETABS. 

Áreas del acero a utilizar: 

 ɲὨὩ ρφάά ςȢπρὧά 

 ɲὨὩ ρςάά ρȢρσὧά 

 

Por lo tanto, la cantidad de varillas de acero longitudinal que se va a requerir son: 

 ɲ ▀▄ □□    En las esquinas 

 ɲ ▀▄ □□    En las caras  

 

5.4.2.2.Diseño a cortante 

Para determinar este acero debemos tomar en cuenta el siguiente detalle dado por la NEC. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figura 105. Detalle del requerimiento de refuerzo transversal y confinamiento. 
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Características de la columna 

Datos de columna 

Base (cm) 35 

Altura (cm)  35 

Recubrimiento(cm) 5 

Espaciamiento entre estribos s (cm) 10 

Fc del hormigón (kg/cm2) 240 

Esfuerzo de fluencia del acero 

transversal (kg/cm2) 

4200 

Tabla 28. Geometría y materiales de la columna (elaboración propia) 

¶ Separación entre estribos de la columna 

Separación de estribos por corte en la zona de confinamiento 

Ὓ▫
συπ άά

τ
 □□ 

Separación de estribos por corte fuera de la zona de confinamiento 

Ὓ▫ ρυπ άά  ╬□ 

 

5.4.2.3.Refuerzo transversal en columnas 

El código ACI indica que el área del refuerzo en forma de estribos de confinamiento 

rectangulares en la región definida anteriormente no puede ser menor que ninguna de las 

siguientes ecuaciones: 
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═▼▐ ȟ
▼z ╫╬ █zᴂ╬

█◐◄

═▌

═╬▐
          

═▼▐ ȟ
▼z ╫╬ █zᴂ╬

█◐◄
                       

A continuación, se realiza el respectivo chequeo de confinamiento. 

Datos: 

F´c = 240 kg/cm2 

Fy = 4200 kg/cm2 

 ὥ  35 cm 

ὦ  35 cm 

ὶὩὧ 5 cm 

ί  10 cm 

ὦὧ ὦ ςὶὩὧ= 25 cm 

ὃὫ ὥz ὦ= 1225 cm2 

ὃὧὬ ὥ ςὶὩὧὦ ςὶὩὧ 625 cm2 

ὃ πȟσ
ρπὧάzςυὧά ςzτπ

ὯὫ
ὧάς

τςππ
ὯὫ
ὧάς

ρςςυ ὧάς 

φςυ ὧάς
ρ 

═▼▐ Ȣ ╬□ 

ὃ πȟπω
ρπὧάzςυὧάzςτπ

ὯὫ
ὧάς

τςππ
ὯὫ
ὧάς

 

═▼▐ Ȣ  ╬□ 

 

Figura 106. Área de acero requerido por cortante 4.26cm2 (obtenido etabs) 
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ὩɲίὸὶὭὦέρπάά 

ὃίὩίὸὶὭὦέπȢχω ὧάς 

ὙὥάὥὰὩί
τȢςωὧάς

πȢχωὧάς
υȢτσ  ►╪□╪■▄▼ 

 

En la siguiente ilustracion podemos ver el detalle de acero tanto longitudinal como 

transversal. 

 

 

Coeficiente de suficiencia en columna 

Debe ser menor o igual a 1.00 

 

Figura 108. Coeficiente de suficiencia en columna. 

Figura 107. Detalle de acero en columna. 
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Relación columna fuerte viga débil 

Debe ser mayor o igual a 1.20 

 

Figura 109. Relación columna fuerte viga débil. 

Factor de capacidad a corte en nodos 

Debe ser menor o igual a 1.00 

 

Figura 110. Factor de capacidad a corte en nodos 
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5.4.3. Diseño de losa 

5.4.3.1.Deflexión máxima admisible  

Según el ACI propone un parámetro que permite controlar las deflexiones para los 

distintos sistemas de losas. 

Escogemos: 

■
 

 

Siendo (L) la longitud más larga del panel 

 

╬□
Ȣ ╬□ 

 

Análisis de la losa del primer nivel. 

 

Figura 112. Deflexión máxima en losa del primer nivel 

Figura 111. Límites de deflexiones permitidas 
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Se encontró una deflexión máxima de 0.923 cm 

0.923 < 1.67 cm ok 

5.4.3.2.Armadura mínima requerida en losas alivianadas 

Según nos indica el ACI 318-14, en su capítulo 7.12.2.1 literal c lo siguiente: 

En losas donde se utilice refuerzo de una resistencia a la influencia mayor que 420 MPA, 

a una deformación unitaria de 0.35%. 

 

Ȣ ᶻ ╜╟═

█◐
 

 

πȢππρτzτςπὓὖὃ

τςπὓὖὃ
πȢππρψ 

 

Luego se aplica la ecuación del acero mínimo en 1m 

 

═▼□░▪ ⱬ□░▪z╫z ▐ 

ὃίάὭὲ πȢππρψzρππὧάzςπὧά Ȣ  ╬□Ⱦ□ 
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CALCULO DE ACERO EN NERVIOS  

ὃί ”ÍÉÎὦz Ὤ πȢππρτzυπ ὧάzςπ ὧά ρȢτπ ὧά   

Acero requerido en nervios dirección Y 

 

Figura 113. Calculo De Acero En Nervios. 
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Acero requerido en nervios dirección X 

 

Figura 114. nervios dirección X 

Se escogió el valor de 0.61 cm2 para el acero superior y 0.70 cm2 para el acero inferior. 

Comprobación del Asmin superior. 

═▼╬╪■ ═▼□░▪ 

πȢφρ ὧά ρȢτπ ὧά  ὔὕ ὅὟὓὖὒὉ 

Comprobación del Asmin inferior  

═▼╬╪■ ═▼□░▪ 

πȢχπ ὧά ρȢτπ ὧά  ὔὕ ὅὟὓὖὒὉ 
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Se debe utilizara el acero mínimo 

Por lo tanto, la cantidad de varillas de acero longitudinal que se va a requerir son: 

 ɲ ▀▄ □□    En la parte superior 

 ɲ ▀▄ □□    En la parte inferior 

 

5.4.4. Diseño de la cimentación  

Datos: 

CM = 7.40 Tn 

CV = 1.48 Tn 

Qadm = 16.35 tn/m2 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 115. Zapata aislada 
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DATOS DE MATERIALES

Calculo de las dimensiones del plinto:

F'C Kg/cm2

F'Y Kg/cm2 a. Caso # 1 combinación  D + L b. Caso # 2 combinación D + L + E

DATOS DEL SUELO

Q Ton-m2

DATOS DE CARGAS

CARGA MUERTA PD

CARGA VIVA PL Definir dimensiones tentativas para el calculo:

CARGA SISMO PE

LX= m LY= m

MOMENTO MUERTOMD

MOMENTO VIVO ML A.cimiento= m2 > A.cimiento requerido=

MOMENTO SISMO ME

DATOS DE COLUMNA Chequeo de las excentricidades: 

A m

B m a.Caso # 1 combinación  D + L b. Caso # 2 combinación D + L + E

m m

m m

OK OK

a. Caso # 1 combinación  D + L b. Caso # 2 combinación D + L + E DIMENSIONES EN PLANTA DE ZAPATA CUADRADA

cm

Condicion de esfuerzos en el suelo

OK Q.max Ò 1.33 Q.admisibleOK

Calculo Estructural del plinto: 

a. Caso # 1 combinación 1.2 D + 1.6L b. Caso # 2 combinación 1.2D + L + E

m m

DATOS GENERALES PARA EL CALCULO

Ton-m

0,35

0,07

LARGO

16,35

21,75

240

4200

HORMIGON

ACERO 

Q . ADMISIBLE

0,24

0,57

Ton

ANCHO

Ton

Ton

9,42 9,46Ton-m2

0,229

0,23

Pu= 1.2Pd + 1.6Pl =

Mu= 1.2Md + 1.6Ml =

0,244

Ton-m2

Ton-m2

Ton-m2

Ton-m2

0,35

m2

9,32

2,13

P= 1.06 Pd + Pl =

M= Md + Ml =

Ton

Ton-m

P= 1.06 Pd + Pl + Pe = 9,34 Ton

M= Md + Ml + Me = 2,20 Ton-m

m2

1,40

1,96 Caso#1

Chequeo de la presión de contacto Máxima (qmax)

0,43

Mu= 1.2Md + Ml +Me =

Pu=1.2Pd + Pl + Pe =Ton

Ton-m

Ton

Ton-m

11,25 10,37

2,542,74

7,40

1,48

0,01

1,68

0,45

1,40

Ton-m

Ton-m

140

140

cm

Chequeo de la presión de contacto Máxima (qmax)

11,74

-0,26

10,73

-0,15

ZAPATA TIPO

1

A

Ton-m2

Condicion de esfuerzos en el suelo

Condicion de excentricidades Condicion de excentricidades

0,23

0,23

e Ò e (max ima) e Ò e (max ima)

Q.max Ò Q.admisible

A.cimentacion= 
t

vΦ !ŘƳƛǎƛōƭŜ
= A.cimentacion= 

t
 мΦоо vΦ !ŘƳƛǎƛōƭŜ=

e= 
a
t=

e max = 
[
с
=

e= 
a
t=

e max = 
[
с
=

NOTA:
Sino se cumple la condicion Ŝ Җ Ŝ όƳŀȄ ƛƳŀύ se debera asumir otras 
dimensiones para la zapata tanto en LXy LYhasta que cumpla.

Q.max= 
t
 !ǊŜŀ

όмҌ
сŜ
[

)= Q.max= 
t
 !ǊŜŀ

όмҌ
сŜ
[

)=

e= 
aǳ
tǳ= e= 

aǳ
tǳ=

Q.max= 
tǳ
 !ǊŜŀ

όмҌ
сŜ
[

)=

Q.min= 
tǳ
 !ǊŜŀ

όм
сŜ
[

)=

Q.max= 
tǳ
 !ǊŜŀ

όмҌ
сŜ
[

)=

Q.min= 
tǳ
 !ǊŜŀ

όм
сŜ
[

)=
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Diseño a Cortante por Punzonamiento:

La sección crítica a Punzonamiento se sitúa alrededor de la columna con una separación de

d/2 de sus caras.

La variación lineal de los esfuerzos de reacción del suelo, y el hecho de que la carga

este ubicada en el tercio medio de la cimentación, determina que el promedio de

todos los esfuerzos del suelo de cualquier sección cuyo centroide coincida con el

centroide del plinto, sea el esfuerzo centroidal. 

Calculo del Carga Ultima Se escoge de los dos casos la carga mas desfavorable

Escoger peralte para el diseño (la norma ACI-08 establece un peralte minimo d=15cm)

PERALTE PARA ZAPATA m cm

El esfuerzo cortante por punzonamiento que actúa sobre la sección es: El esfuerzo resistente a corte por Punzonamiento es: 

OK

Diseño a flexión:

La sección crítica de diseño a flexión se ubica en las caras de la columna.

A2=(Lx-a)/2=

Momento de diseño Acero requerido As

Md =

Acero minimo As(min) Armado direccion-X Armado direccion-y

Calculo de # varillas Calculo de # varillas

Area de varilla Area de varilla

Condicion de acero de refuerzo

Calculo de ceparacion Calculo de ceparacion

1 @

1 Ø14MM @

Volumen de zapata

Vol=

Ton

0,53

Ton-m2

m

11,74 Ton-m2

-0,15 Ton-m2

5,74 Ton-m2

Kg-cm

Ton-m 2,69 cm2

20

Ton-m2154,90

Condicion de esfuerzos cortantes sobre la zapata

Vc > Vu

11,25

0,20

Q.max=

Q.minimo=

Q.medio=

2,01

7,24

cm2

201000

Ton-m225,43

15,49 Kg-cm2

9,51 Ton-m2

0,44 m2

9,33 cm2

As > As(min) As(min)

Ø14MM 1,5394 cm2 Ø14MM 1,5394

1,40

1,40

0,20

m

m

m

20,00 cm

cmØ14MM 20,00

ESQUEMA DE ZAPATA Y ARMADO

0,35

0,35

m

m

7,00 cm2

0,39 m3

21,67 cm 21,67 cm

7,00 cm2

Qu= 
tǳ
!

=

Vu=Qu[(Lx*Ly)-(a+d)(b+d)]=

bod=2[(a+d)+(b+d)]d=

vu= 
±ǳ
q ōƻŘ

=

Vc= C Ŏ=

NOTA:
Siesta condicion se cumple el peralte propuesto es el correcto caso contrario aumentar ya sea el 
caso.

Md= [[
vΦƳŜŘ!zнн

н
]+[
όvΦƳŀȄҍvΦƳŜŘύ!zнн

о
]]*Ly= As=

лΦурCzŎz[ȅzŘ
Cȅ

[1- мҍ
нzaǳ 

лΦурᶻɲ ŦzŎz[ȅzŘн
 =

AS(min)= 
мп
Cȅ

Ly*d=

#varillas= 
!ǎ
!ǎǾ

=

Ceparacion= 
[ȅҍнǊ

І±ŀǊƛƭƭŀǎҍм
=

#varillas= 
!ǎ
!ǎǾ

=

Ceparacion= 
[ȅҍнǊ

І±ŀǊƛƭƭŀǎҍм
=
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6. CONCLUSIONES 

¶ Al realizar el respectivo estudio del suelo mediante el ensayo de Penetración 

Estándar (SPT), se pudo determinar la capacidad de carga del suelo escogido para 

el diseño de la edificación, considerando que este dato es necesario para poder 

determinar una cimentación adecuada para la estructura. 

  

¶ La elaboración del predimensionamiento de los distintos elementos estructurales 

es importante ya que se determinaron las secciones y los respectivos pesos de 

cada uno de los elementos aplicando parámetros sísmicos que nos indica la NEC-

SE-DS-2015. 

 

¶ Se realizó la modelación de la edificación en el programa ETABS, donde se pudo 

determinar las secciones reales de los elementos de la estructura, de igual manera 

nos determinó las cuantías de acero a utilizar en cada uno de los elementos en el 

posterior diseño estructural, así mismo nos determinó parámetros como las 

derivas máximas, desplazamientos y deflexiones. 
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7. RECOMENDA CIONES 

¶ En base a la característica del suelo se recomienda hacer un mejoramiento del 

mismo a una profundidad determinada bajo la cimentación para de esta forma 

aumentar la capacidad de carga y poder así consolidar la edificación a 

implantarse. 

 

¶ Se recomienda cumplir con los parámetros estipulados en la Norma Ecuatoriana 

de la Construcción (NEC-15 DS) para el diseño sísmico, ya que de esta manera 

se obtienen estructuras sismo-resistentes adecuadas. 

 

¶ Se debe emplear el programa ETABS para ejecutar el diseño de edificaciones ya 

que de esta manera se puede determinar secciones adecuadas y cuantías de acero 

necesarias para la estructura en general cumpliendo con los requisitos, normas y 

poder así prevenir un posible colapso de la edificación ante una actividad sísmica. 
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ANEXO A  

ANEXO A ï 1 

Capacidad de carga del suelo estudiado perforación 1. 
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ANEXO A ï 2 

Resumen de caracteristicas del suelo perforacion N°1. 
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ANEXO A ï 3 

Resumen de capacidad de carga del suelo, perforación N°2. 
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ANEXO A ï 4 

Resumen de caracteristicas del suelo, perforacion N°2. 
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ANEXO B 

Extracción de muestras alteradas mediante el ensayo de Penetración Estándar (SPT) 
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Elaboración de ensayos de laboratorio como: Humedad natural, granulometría, límite 

líquido y límite plástico. 
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ITEM UNIDAD CANTIDAD P. U. TOTAL

USD USD

A PRELIMINARES Y MOVIMIENTO DE TIERRAS.-

1 Replanteo y nivelación m2 88,00 1,58 139,04

2 Excavación y desalojo a maquina m3 42,00 9,15 384,3

3 Piedra bola bajo cimientos (h=0.50m.) m3 37,89 27,96 1059,4

4 Relleno lastre hidratado y compactado m3 22,70 14,8 335,96

B ESTRUCTURA.-

5 Hormigón Simple Clase "C" f´c=140 kg./cm2. Replantillo m3 0,60 188,3 112,98

6 Hormigón Simple Clase "B" f´c=280 kg./cm2 para plintos, m3 2,34 27,96 65,43

7 Muros de hormigón ciclopeo m3 3,19 169,13 539,52

8 Hormigón Simple Clase "B" f´c=280 kg./cm2 para cadenas m3 2,70 275,77 744,58

9 Hormigón Simple Clase "B" f´c=280 kg./cm2 columnas y viga sup. m3 20,16 336,54 6784,65

10 Hormigón Simple Clase "B" f´c=280 kg./cm2 en losa m3 9,18 397,27 3646,94

11 Acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2 kg 1393,83 2,09 2913,1

C ALBAÑILERIA.-

12 Contrapiso de H.S. Clase "B" (f´c=180 kg./cm2.) e = 0.10m

c./ malla electrosoldada D= 4.2 mm. @ 0.30 m. Paleteado y alisado m3 5,40 228,61 1234,49

13 Mamposteria bloque (40*20*10) m2 44,54 12,72 566,55

14 Enlucido horizontal (inferior). (bajo losa paleteado) m2 71,54 13,4 958,64

15 empastado interior y exterior m2 71,54 5,64 403,49

16 pintura de caucho interior o exterior m2 71,54 5,48 392,04

17 Revestimiento de ceramica en piso m2 54,00 37,9 2046,6

18 U 1,00 64,92 64,92

19 m2 10,07 98,65 993,41

20 Pto 8,00 52,14 417,12

21 Pto 15,00 47,12 706,8

22 Pto 2,00 47,48 94,96

23 U 1,00 74,04 74,04

24 ml 1,00 18,87 18,87

25 U 1,00 29,41 29,41

COSTO TOTAL: 24727,24

jefferson rodriguez reyes

ESCUELAAGUSTIN PINCAY

Punto de iluminacion (110V)

Punto de tomacorriente (110 V)

Tablero general- caja de breakers(12-16)

Acometida a la caja de breakers

Breakers 15A-20A-30A

UNIVERSIDAD ESTATAL DEL SUR DE MANABI

UBICACIÓN:

CARRERA: INGENIERIA CIVIL

SAN JOSE ADENTRO PARROQUIA ¨NOBOA¨

OBRA:

PROPIETARIO :

PRESUPUESTO REFERENCIAL 
TABLA DE CANTIDADES Y PRECIOS

DESCRIPCION DEL RUBRO

Puerta metalica (1,00 X 2,00)

Ventana de aliminio

Punto de tomacorriente (220 V)
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PROYECTO:

UBICACIÓN:

FECHA: 

Rubro :

Unidad: M2

Rendimiento 0,067

EQUIPOS

Cantidad Tarifa Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Td)

HERRAMIENTAS MANUALES 5% M. O. 0,000 0,060

0,067 0,000

0,067

SUBTOTAL EQUIPOS (M) 0,060

MANO DE OBRA

Cantidad Jornal/hr Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Xd)

TOPOGRAFO 2 1 3,930 3,930 0,067 0,263

CADENERO 1 3,550 3,550 0,067 0,238

PEON (EST. OCUP. E2) 3 3,510 10,530 0,067 0,706

SUBTOTAL MANO DE OBRA (N) 0,000 1,207

MATERIALES

Unidad Cantidad Precio unitario Costo

C=A*B

(Yd)

CLAVO D= 2 1/2" LB 0,030 0,736 0,022

CUARTONES U 0,010 2,000 0,020

TIRAS U 0,001 1,000 0,001

PINTURA AL LATEX GAL 0,001 7,560 0,008

BROCHA 1" U 0,001 1,960 0,002

SUBTOTAL MATERIALES (O) 0,053

TRANSPORTE

Unidad Cantidad Tarifa Costo

C=A*B

(Zd)

SUBTOTAL TRANSPORTE (P) 0,000

(Q)

1,320

INDIRECTOS % 10% 0,132

UTILIDAD % 10% 0,132

COSTO TOTAL DEL RUBRO 1,584

PRECIO OFERTADO 1,580

ENERO DE 2019

1

Descripción: REPLANTEO Y NIVELACION

Y A B

Descripción

Z A B

UNIVERSIDAD ESTATAL DEL SUR DE MANABI
UNIDAD ACADEMICA DE CIENCIAS TECNICAS

ESCUELAAGUSTIN PINCAY

SAN JOSE ADENTRO PARROQUIA ¨NOBOA¨

A N A L I S I S   D E  P R E C I OS  U N I T A R I O S

Descripción

B C=A*B R

Descripción

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P)

Descripción

T A

X A B C=A*B R
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Rubro :

Unidad: M2

Rendimiento 0,09

EQUIPOS

Cantidad Tarifa Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Td)

HERRAMIENTAS MANUALES 5% M. O. 0,000 0,000 0,092

EXCAVADORA 125 HP 1 38,000 38 0,090 3,420

VOLQUETE 8 M3 1 20,000 20 0,090 1,800

SUBTOTAL EQUIPOS (M) 5,312

MANO DE OBRA

Cantidad Jornal/hr Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Xd)

MAESTRO DE OBRA (EST. OCUP. E2) 1 3,930 3,930 0,090 0,354

PEON (EST. OCUP. E2) 1 3,510 3,510 0,090 0,316

OPERADOR GRUPO I 1 3,930 3,930 0,090 0,354

MECÁNICO E. PESADO 1 3,930 3,930 0,090 0,354

CHOFER PROFESIONAL 1 5,150 5,150 0,090 0,464

SUBTOTAL MANO DE OBRA (N) 0,000 1,842

MATERIALES

Unidad Cantidad Precio unitario Costo

C=A*B

(Yd)

SUBTOTAL MATERIALES (O) 0,000

TRANSPORTE

Unidad Cantidad Tarifa Costo

C=A*B

(Zd)

MATERIAL EXCAVADO M3 1,30 0,3600 0,468

SUBTOTAL TRANSPORTE (P) 0,468

(Q)

7,622

INDIRECTOS % 10% 0,762

UTILIDAD % 10% 0,762

COSTO TOTAL DEL RUBRO 9,146

PRECIO OFERTADO 9,150

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P)

Descripción

Z A B

Descripción

Y A B

R

Descripción

X A B C=A*B R

2

Descripción

T A B C=A*B

EXCAVACION Y DESALOJO A MAQUINADescripción:
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Rubro :

Unidad: M3

Rendimiento 0,333

EQUIPOS

Cantidad Tarifa Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Td)

HERRAMIENTAS MANUALES 5% M. O. 0,000 0,000 0,241

SUBTOTAL EQUIPOS (M) 0,241

MANO DE OBRA

Cantidad Jornal/hr Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Xd)

MAESTRO DE OBRA (EST. OCUP. E2) 1 3,930 3,930 0,333 1,309

PEON (EST. OCUP. E2) 3 3,510 10,530 0,333 3,506

SUBTOTAL MANO DE OBRA (N) 0,000 4,815

MATERIALES

Unidad Cantidad Precio unitario Costo

C=A*B

(Yd)

PIEDRA BOLA M3 1,200 8,000 9,600

SUBTOTAL MATERIALES (O) 9,600

TRANSPORTE

Unidad Cantidad Tarifa Costo

C=A*B

(Zd)

PIEDRA BOLA (CANT. URUZCA) M3 1,20 7,2000 8,640

SUBTOTAL TRANSPORTE (P) 8,640

(Q)

23,296

INDIRECTOS % 10% 2,330

UTILIDAD % 10% 2,330

COSTO TOTAL DEL RUBRO 27,955

PRECIO OFERTADO 27,960

3

Descripción: Piedra bola bajo cimientos

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P)

Descripción

Z A B

Descripción

Y A B

Descripción

X A B C=A*B R

Descripción

T A B C=A*B R
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Rubro :

Unidad: M3

Rendimiento 0,333

EQUIPOS

Cantidad Tarifa Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Td)

HERRAMIENTAS MANUALES 5% M. O. 0,000 0,333 0,299

COMPACTADOR MEDIANO 1 1,750 1,750 0,333 0,583

SUBTOTAL EQUIPOS (M) 0,882

MANO DE OBRA

Cantidad Jornal/hr Costo hora Rendimiento Costo

D=C*R

(Xd)

MAESTRO DE OBRA (EST. OCUP. E2) 1 3,930 3,930 0,333 1,309

PEON (EST. OCUP. E2) 4 3,510 14,040 0,333 4,675

SUBTOTAL MANO DE OBRA (N) 0,000 5,984

MATERIALES

Unidad Cantidad Precio unitario Costo

C=A*B

(Yd)

LASTRE M3 1,250 1,050 1,313

AGUA M3 0,250 3,125 0,781

SUBTOTAL MATERIALES (O) 2,094

TRANSPORTE

Unidad Cantidad Tarifa Costo

C=A*B

(Zd)

LASTRE (JOA-MERO SECO) M3 1,25 2,7000 3,375

SUBTOTAL TRANSPORTE (P) 3,375

(Q)

12,335

INDIRECTOS % 10% 1,233

UTILIDAD % 10% 1,233

COSTO TOTAL DEL RUBRO 14,801

PRECIO OFERTADO 14,800

TOTAL COSTO DIRECTO (M+N+O+P)

Descripción

Z A B

Descripción

Y A B

Descripción

X A B C=A*B R

Descripción

T A B C=A*B R

4

Descripción: Relleno lastre hidratado y compactado
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