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RESUMEN 

En el presente documento se realizó un análisis modal espectral lineal de una 

edificación conformada con estructura metálica mediante pórticos resistentes a 

momento, pórticos a gravedad, pórticos arriostrados concéntricamente y muros de 

corte de hormigón armado, la edificación consta de 2 subsuelos y 7 pisos altos. La 

particularidad de esta edificación es su piscina que se encuentra en el piso quinto 

apoyada en las dos torres que conforman todo el proyecto. 

 

La edificación se diseñó bajo los parámetros de la Norma Ecuatoriana de la 

Construcción NEC 2015 considerando las recomendaciones del ASCE 7-16, el AISC 

360-16, AISC 341-16, AISC 348-16 y el ACI 2014. 

 

Se verificó el comportamiento sísmico del edificio realizando todos los 

chequeos como modos de vibración, derivas de piso, coeficiente de estabilidad para 

luego diseñar todos los elementos estructurales que conforman la estructura metálica 

del proyecto. 

 

Para el diseño de los Pórticos Resistente a Momento (PRM), se consideró una 

conexión de pernos pasados la cual ha sido ensayada y aprobada en Colombia, en el 

caso de los Pórticos Arriostrados Concéntricamente (PAC) y los Pórticos a Gravedad 

se diseñaron bajo los parámetros del AISC 360-16 y AISC 341-16. 

 

Todos los chequeos realizados para el diseño final de la estructura están 

descritos en este documento de forma ordenada y concisa con lo cual el lector podrá 

tener una guía para futuros diseños a ejecutar. 

 

Palabras clave: Pórticos Resistente a Momento (PRM), Pórticos Arriostrados 

Concéntricamente (PAC), Pórticos a Gravedad, Conexiones Precalificadas, 

Conexiones empernadas, Diseño Estructural, Secciones compuestas. 
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ABSTRACT 

In this document, a linear spectral modal analysis of a building with a metal 

structure was carried out using moment-resistant frames, gravity frames, 

concentrically braced frames and reinforced concrete shear walls, the building consists 

of 2 basements and 7 upper floors. The particularity of this building is its swimming 

pool that is located on the fifth floor supported by the two towers that make up the 

entire project. 

 

The building was designed under the parameters of the Ecuadorian 

Construction Standard NEC 2015 considering the recommendations of ASCE 7-16, 

AISC 360-16, AISC 341-16, AISC 348-16 and ACI 2014. 

 

The seismic behavior of the building was verified by carrying out all the checks 

such as vibration modes, floor drifts, stability coefficient and then designing all the 

structural elements that make up the project's metallic structure. 

 

For the design of the Moment Resistant Frames (PRM), a past bolt connection 

was considered, which has been tested and approved in Colombia, in the case of the 

Concentrically Braced Frames (PAC) and the Gravity Frames they were designed 

under the AISC 360-16 and AISC 341-16 parameters. 

 

All the checks carried out for the final design of the structure are described in 

this document in an orderly and concise manner with which the reader can have a 

guide for future designs to be executed. 

 

Keywords: Moment Resisting Frames (PRM), Concentrically Braced Frames 

(PAC), Gravity Frames, Prequalified Connections, Bolted Connections, Structural 

Design, Composite Sections. 
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CAPÍTULO 1 
 

1 INTRODUCCIÓN 
 

1.1 Sistema estructural a analizarse. 
 

El proyecto consta de dos torres aporticadas llamadas Torre A y Torre B, cuyas alturas 

de entrepiso son: 

 
Nivel H (Entrepiso) 

Subsuelo 1 3.24m 

Subsuelo 2 3.24m 

Desde N+0.00 Hasta N+23.90 3.42m 

Pent House 3.96m 

 

Los subsuelos son compartidos por ambas torres hasta el N+0.00, volviendo a 

compartir losa en el N+10.26, pues a partir del nivel mencionado se armará una 

piscina. La altura de la Piscina es de h=1.50m. 
 

Los perfiles por usar en vigas son IPE laminados de calidad A572_Gr50 y en columnas 

son perfiles conformado 2C de igual calidad 
 

La cimentación de la edificación será conformada con vigas T invertidas, y en ellas se 

anclarán las canastillas que servirán de soporte en la transición de Hormigón Armado 

a Acero Estructural. 
 

Los subsuelos serán anclados mediante muros de sótano. 
 

Para cumplir con derivas establecidas en la normativa y garantizar un buen 

comportamiento estructural se colocará PAC’s y Muros de corte de hormigón armado. 
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Los muros de corte serán colocados en el ducto de escaleras, y los PAC’s son 

colocados entre los ejes (B2-B3), (G3-G4), (H3-H4) y (M2-M3). 

 

 
 

SIMBOLOGÍA 

 Ubicación de pórticos arriostrados 

concéntricamente, PAC. 

 Ubicación de muros de corte de 

Hormigón Armado. 
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CAPÍTULO 2 
 

2 PARÁMETROS DE DISEÑO 
 

2.1 Códigos de diseño a aplicarse 
 

• Norma Ecuatoriana de la Construcción NEC_2015 

 

• Minimum Design Loads and Associated Criteria for Buildings and Other 

Structures, ASCE 7-16 

 

• American Institute of Steel Construction, AISC 360-16. Specification for 

Structural Steel Buildings 

 

• American Institute of Steel Construction, AISC 358-16. Prequalified 

Connections for Special and Intermediate Steel Moment Frames for Seismic 

Applications 

 

• American Institute of Steel Construction, AISC 341-16. Seismic Provisions for 

Structural Steel Buildings 

 

• Reglamento Colombiano de Construcción Sismoresistente NSR-10. 

 

2.2 Propiedades de los materiales y especificaciones técnicas. 
 

• Resistencia cilíndrica del hormigón en muros de sótano, f´c = 210   kg/cm². 

 

• Resistencia cilíndrica del hormigón en losas y relleno de columnas de Pórticos, 

f’c = 210   kg/cm². 

 

• Resistencia cilíndrica del hormigón en cimentación, f’c = 280 kg/cm². 
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• Resistencia cilíndrica del hormigón en Muros estructurales y columnas de 

Pórticos Arriostrados Concéntricamente (PAC), f’c = 350   kg/cm². 

 

• Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, fy  = 4200 kg/cm². 

 

• Acero Estructural en placas, vigas y columnas, A572 Gr50, fy = 3520 kg/cm2. 

 

• Acero Estructural en perfilería conformada en frío, A36 fy = 2530 kg/cm2. 

 

• Resistencia a la rotura/unidad de bloque de mampostería de paredes, σ=30 

kg/cm². 

 

• Peso específico del hormigón, γ = 2.4 T/ m3.  

 

• Módulo de Elasticidad del hormigón,     Kg/ cm². 

 

• Módulo de Corte del Hormigón:   Kg/ cm². 

 

• Módulo de Poisson: ν = 0.2. 

 

2.3 Cargas Verticales 
 

Carga viva: 
Descripción Kg/m2 

En áreas de departamentos. 200.00 

En áreas comunales y de uso múltiple. 480.00 

En parqueaderos. 200.00 

En losas no accesibles. 70.00 
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Carga muerta sobre impuesta: 
Descripción Kg/m2 

En áreas de departamentos. 280.00 

En áreas comunales y de uso múltiple. 280.00 

En parqueaderos. 280.00 

En losas no accesibles. 50.00 

En el área de piscina. 1400.00 

 

Los pesos de carga muerta descritos anteriormente contemplan únicamente el peso 

de las cargas sobre impuestas , la carga muerta correspondiente a la loseta deck con 

la placa de hormigón es de 240 kg/m2 aproximadamente; el peso de los elementos 

estructurales como columnas, muros, vigas u otros elementos estructurales se 

consideran de forma automática en el modelo estructural realizado en el programa de 

análisis computacional. 

 

Combinaciones de Carga: 
 

Las siguientes combinaciones de carga son las recomendadas por el Norma 

Ecuatoriana de la Construcción, NEC_SE: 

 

COMB. 1:       1.4*D  
COMB.2:        1.2*D + 1.6*L 
COMB.3:        1.2*D + 1.0*Sx + L 
COMB. 4:       1.2*D - 1.0*Sx + L 
COMB. 5:       1.2*D + 1.0*Sy + L 

COMB. 6:       1.2*D -1.0*Sy + L 
COMB. 7:       0.9*D + 1.0*Sx 
COMB. 8:       0.9*D - 1.0*Sx 
COMB. 9:       0.9*D + 1.0*Sy 
COMB. 10:     0.9*D - 1.0*Sy 

 

Donde: 
 
D: Carga Muerta. 

L: Carga Viva. 

Sx: Sismo en la dirección “x”. 

Sy: Sismo en la dirección “y” 
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CAPÍTULO 3 
 

3 ANÁLISIS SÍSMICO DE LA ESTRUCTURA 
 

El análisis estructural se lo ha realizado utilizando un programa computacional en base 

al modelo de pórtico espacial regular, conformado por vigas, columnas, diafragmas, 

riostras y losas y bajo las consideraciones de diseño de las normas, American Institute 

of Steel Construction - AISC 2016, Norma Ecuatoriana de la Construcción NEC_SE y 

ASCE7-16. 

 

El diseño se realizará de acuerdo con las disposiciones del método Diseño en Base a 

Factores de Carga y Resistencia (LRFD). El diseño estará basado en el principio que 

cuando la estructura es sometida a las combinaciones de carga apropiadas, ningún 

estado límite aplicable, sea resistente o de servicio, será excedido. 

 

3.1 sismo de diseño SEGÚN LA NEC_SD_2015 
 

Ubicación geográfica: Quito – Ecuador. Z=0.40 

Tipo de Suelo: C 

Factor de reducción sísmica, R: 
 

Se consideran los factores recomendados por el ASCE 7-16 ya que la NEC no 

especifica de forma clara el valor de “R” para los sistemas resistente a fuerza lateral 

considerados en el proyecto. 
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• Dirección X: Pórticos Resistentes a Momento (PRM) con muros estructurales. 

 
R=7 

 

 
 

Para garantizar que los Pórticos Resistentes a Momento tengan la capacidad de 

resistir el 25% de las fuerzas laterales sísmicas, se quitaron los muros de corte y se 

hizo un chequeo de sus secciones. 

 
• Dirección Y: Pórticos Arriostrados Concéntricamente (PAC). 

R=6 

 

 
 

Las secciones utilizadas tanto para los Pórticos Resistentes a Momento como para 

los Pórticos Arriostrados Concéntricamente deben cumplir los requisitos del AISC 341-

16 para clasificarse como secciones de alta ductilidad. 
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Factor de Irregularidad en planta: 
 

• Irregularidad en planta: 

 
La estructura presenta irregularidad torsional. 

 

 
ØP= ØPA x ØPB = 0.9 x 1.0 = 0.90 

 

• Irregularidad en elevación: 
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La estructura no presenta irregularidad en elevación. 

 

Se realizó esta revisión debido a que la estructura en los pisos intermedios cuenta con 

una losa adicional que une los dos bloques estructurales y en los que se encuentra la 

piscina, gimnasio y áreas húmedas. Se puede observar que esta masa adicional no 

es significante en relación a toda la masa del piso ya que representa un cambio de 

masas del 12% aproximadamente con respecto a su piso adyacente. 

 

ØE= ØEA x ØEB = 1.0 x 1.0 = 1.0 

 

• Cortante basal en Dirección X: Pórticos Resistentes a Momento (PRM) con muros 

estructurales. 

 
ESPECIFICACIONES NEC_SE 

Tipo de Suelo  C 
 

Fa 1.20 
 

 Z 0.4 
 

Fd 1.11 
 

r 1 
 

Fs 1.11 
 

I 1 
    

R 7 
    

ØP 0.9 
    

ØE 1 
    

hn  35.64 
    

Ct 0.073  

α 0.75 
    

T 1.06 
    

n 2.48  

Tc 0.56 
    

TL 2.66 
    

Sa 0.63 
    

V 10.02 % W 
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• Cortante basal en Dirección Y: Pórticos Arriostrados Concéntricamente (PAC). 

 
ESPECIFICACIONES NEC_SE 

Tipo de Suelo  C 
 

Fa 1.20 
 

 Z 0.4 
 

Fd 1.11 
 

r 1 
 

Fs 1.11 
 

I 1 
    

R 6 
    

ØP 0.9 
    

ØE 1 
    

hn  35.64 
    

Ct 0.073  
α 0.75 

    

T 1.06 
    

n 2.48  
Tc 0.56 

    

TL 2.66 
    

Sa 0.63 
    

V 11.69 % W 
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3.2 Cortante basal con análisis estático y dinámico. 
 

Se realiza el análisis estático y dinámico de la estructura mediante el programa 

computacional. 

 

En concordancia con la Norma NEC_2015 y el ASCE 7-16, se considera únicamente 

el 100% de la carga muerta como carga reactiva. 
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Para la aplicación de las cargas sísmicas, se establece una excentricidad del 5% con 

la finalidad de tomar en cuenta los posibles efectos de torsión accidental. 

 

La NEC_2015 establece que el valor del cortante total en la base, obtenido por 

cualquier método de análisis dinámico, no puede ser menor que: 

 

• < 80% del cortante Basal V obtenido por el método estático (estructuras 

regulares) 

• < 80% del cortante Basal V obtenido por el método estático (estructuras 

irregulares) 

 

En el presente estudio se adoptará la recomendación del ASCE 7-16, en el cual 

establece que el valor del cortante dinámico deberá ser al menos el 100% del cortante 

estático. 

 

• CORTE BASAL ESTÁTICO EN DIRECCIÓN X. 
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Vx est. = 1362.00 ton 

 

• CORTE BASAL ESTÁTICO EN DIRECCIÓN Y. 
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Vy est. = 1648.73 ton 
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• CORTE BASAL DINÁMICO EN DIRECCIÓN X. 
 

 
 

 



28 
 

 
 

Vx dinámico. = 1342.61 ton 
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• CORTE BASAL DINÁMICO EN DIRECCIÓN Y. 
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Vy dinámico. = 1199.71 ton 
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• Comparación de cortantes  
 

 CORTANTE BASAL (V) 

DIRECCIÓN ESTÁTICO 
(Ve) 

DINÁMICO 
(Vd) Vd/Ve 

X 1362.91 1342.61 0.98 

Y 1648.73 1199.71 0.72 

 
El cortante basal obtenido por el análisis dinámico se iguala al 100% del valor del 

cortante basal obtenido por el método estático. 

 

 
 
3.3 Control de derivas de piso. 
 
Los controles de las derivas de piso son fundamentales en el diseño de una estructura, 

a tal punto que en la mayoría de los casos los elementos estructurales son diseñados 

en base a este criterio; se hace este control con el fin de evitar daños no estructurales 

excesivos en la edificación. 
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Teniendo en cuenta que las derivas de piso son desplazamientos horizontales 

relativos de un piso respecto a su piso consecutivo, los mismos que se obtienen bajo 

cargas horizontales en cada dirección de la estructura, la Norma Ecuatoriana de la 

Construcción NEC_SE establece un valor de deriva máxima permitida que depende 

del sistema estructural propuesto. 

 

∆M = 0.75*R*∆e = 0.02 

 

Donde:  
ΔM: Deriva máxima inelástica.  

ΔE: Deriva Elástica. 

R: Coeficiente de reducción de respuesta estructural. 

 

Las derivas de piso se calcularon en base al sismo de diseño con una excentricidad 

positiva y negativa del 5% en cada dirección de la estructura. 

 

Deriva Elástica permitida en dirección X – PRM: 
 

ΔM= 0.02 

 

R= 7.0 

 

ΔE permitida= 0.0038 
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• Deriva elástica en dirección X – Análisis Estático con excentricidad positiva: 

 

 
 

ΔE= 0.0026 

 

ΔM= 0.014 
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• Deriva elástica en dirección X – Análisis Estático con excentricidad negativa: 

 

 
 

ΔE= 0.0022 

 

ΔM= 0.011 
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• Deriva elástica en dirección X – Análisis Dinámico: 

 

 
 

ΔE= 0.0019 

 

ΔM= 0.010 
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Deriva Elástica permitida en dirección Y – PAC: 
 

ΔM= 0.02 

R= 6 

ΔE permitida= 0.0044 

 

• Deriva elástica en dirección Y – Análisis Estático con excentricidad positiva: 

 

 
 

ΔE= 0.0041 

ΔM= 0.018 
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• Deriva elástica en dirección Y – Análisis Estático con excentricidad negativa: 

 

 
 

ΔE= 0.0043 

ΔM= 0.019 
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• Deriva elástica en dirección Y – Análisis Dinámico: 

 

 
 

ΔE= 0.0035 

ΔM= 0.016 

 

Como se puede apreciar en los gráficos anteriores, las derivas obtenidas en la 
estructura se encuentran dentro de los límites permisibles. 
 

∆𝑀𝑀 ≤  0.02  
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3.4 Comportamiento estructural – modos de vibración 
 

Los modos vibratorios, son propiedades dinámicas del sistema y cada uno de ellos 

corresponde a un período, una frecuencia y un grado de libertad, además que un 

modo representa la forma natural de vibración del sistema; el primer modo de 

vibración corresponde al primer período o también llamado período fundamental del 

sistema, debido a que este es el más importante y el más influyente, que junto con el 

segundo modo de vibración generalmente son los predominantes en el análisis 

dinámico de la estructura. 

 

Razón por la cual para el presente estudio se revisó que los dos primeros modos 

vibratorios sean traslacionales llevándose más del 90% de la masa total de la 

estructura en cada una de las direcciones horizontales principales. 
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Los valores sobrepasan el 1.4 recomendado, por tal motivo se considera el factor de 

redundancia de 1.3 para el diseño de los elementos estructurales como 

recomendación tomada del ASCE 7-16. 
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3.5 Análisis por estabilidad - método directo  
 

La aplicación del Método directo presenta los requisitos generales para el análisis y 

diseño necesario para proporcionar estabilidad a miembros y marcos. Deberá 

suministrarse estabilidad tanto para la estructura como para todos y cada uno de sus 

miembros. Se consideran en la estabilidad de los miembros y de la estructura la 

influencia de los efectos de segundo orden (que incluya efectos P - Δ y P - δ), 

deformaciones por flexión, corte y esfuerzo axial, imperfeccione geométricas y la 

reducción de rigidez de los miembros provocadas por las tensiones residuales. 

 

Todas las deformaciones de los componentes y conexiones que contribuyan a los 

desplazamientos laterales deberán ser consideradas en el análisis para estabilidad. 

 

El procedimiento es usar cargas nocionales o hipotéticas que representan a las 

imperfecciones de la estructura. Estas cargas deberán ser aplicadas como cargas 

laterales en todos los niveles de la estructura, adicionales a las otras cargas laterales 

de la estructura. 

 

La magnitud de la carga nocional es la siguiente: 

 

Ni = 0.002*α*Yi 

 

α =1.0 (LRFD); α = 1.6 (ASD) 

Ni = Carga nocional en el nivel. 

Yi = Carga vertical aplicada al nivel i de las combinaciones de LRFD o ASD. 

 

Se sugiere que todas las propiedades del miembro de acero que contribuyen a la 

rigidez elástica se multipliquen por 0.8 con la excepción de las rigideces de flexión del 

miembro, que deberían multiplicarse por 0.8τb. Esto incluye conexiones, zonas de 

paneles, diafragmas, bases de columnas y rigidez de corte de miembros. 

 

EI= 0.8*τb*EI 

EA= 0.8*EA 
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El factor de reducción adicional se determina con las siguientes ecuaciones: 

 

 
 

α =1.0 (LRFD); α = 1.6 (ASD) 

 

Pr = Esfuerzo axial a compresión con cargas LRFD o ASD. 

 

Pns = Esfuerzo resistente a compresión de la sección; para miembros no esbeltos 

Pns= Fy*Ag, y para miembros esbeltos Pns = Fy*Ae.  

 

Es permisible utilizar τb = 1.0 para todos los miembros no compuesto adicionando a 

la carga nocional 0.001αYi, Es decir si consideramos las fuerzas nocionales igual 

0.003αYi. 
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En vista de que se tienen dos sistemas estructurales diferentes para cada dirección 

ortogonal, se tomas los valores más desfavorables para el análisis de segundo orden. 

 

• Combinaciones de Carga – ASCE 7-16 
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Las combinaciones de carga predeterminadas ya toman en cuenta la componente 

vertical del sismo según el ASCE 7-16. 

 

• Inercias reducidas en las secciones tubulares rellenas de hormigón: 

 

Como lo vimos anteriormente, la inercia considerada para la sección tubular rellana 

de hormigón es la Inercia Efectiva, por lo que únicamente deberá realizarse la 

modificación de 0.64 Ieff. 
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• DERIVA ELÁSTICA DE PRIMER ORDEN EN DIRECCIÓN X - PRM: 

 

 
 

ΔE= 0.0026 
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• DERIVA ELÁSTICA DE SEGUNDO ORDEN EN DIRECCIÓN X - PRM: 

 
 

ΔE= 0.0027 
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• DERIVA ELÁSTICA DE PRIMER ORDEN EN DIRECCIÓN Y - PAC: 
 

 
 

ΔE= 0.0043 
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• DERIVA ELÁSTICA DE SEGUNDO ORDEN EN DIRECCIÓN Y - PAC: 

 
 

ΔE= 0.0046 
 

 DERIVAS ELÁSTICAS   

Dirección 
1er 

ORDEN 
2do 

ORDEN 
Δ2/Δ1   

En X 0.0026 0.0027 1.04 <1.71 OK. 

En Y 0.0043 0.0046 1.07 <1.71 OK. 

No es necesario aplicar las cargas laterales nocionales. 
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CAPÍTULO 4 
 

4 DISEÑO DE LOS SISTEMAS DE PISO Y SUS COMPONENTES 
 

4.1 Introducción.  
 

Los sistemas de piso conformados por losas de concreto y vigas de acero se emplean 

en las edificaciones desde hace varios años atrás, inicialmente sin hacer ninguna 

consideración relativa a su trabajo en conjunto entre la loseta de hormigón y la 

estructura metálica, se conoce que se puede obtener un aumento importante de 

resistencia haciendo que los dos materiales trabajen en conjunto.  

 

Una viga de acero que actúa como sección compuesta con la losa puede con 

frecuencia resistir cargas mucho mayores que las que soportaría por sí sola, y la 

resistencia de una columna de acero ahogada en concreto, o de una sección tubular 

rellena de ese material, es también apreciablemente mayor que la de la sección de 

acero aislada o la de una columna de concreto del mismo tamaño. 

 

El papel principal de los sistemas de piso de los edificios es formar superficies 

horizontales que reciben las cargas gravitacionales y las transmiten a las columnas. 

Además, bajo fuerzas sísmicas o de viento desempeñan otras dos importantes 

funciones: permiten que las columnas adopten la configuración necesaria para 

resistirlas (o forman parte de los contraventeos verticales), y actúan como diafragmas 

horizontales que distribuyen las fuerzas entre los sistemas resistentes verticales, en 

proporción a sus rigideces relativas. 
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Los sistemas de piso más frecuentes en edificios modernos están formados por vigas 

principales, que se apoyan en las columnas, y vigas secundarias, que descansan en 

las principales; unas y otras pueden ser perfiles laminados o hechos con tres placas 

soldadas, de alma llena, o armaduras, de alma abierta. Sobre ellas se apoya el piso 

propiamente dicho, que suele ser una losa de concreto, colada directamente sobre las 

vigas, o sobre una lámina acanalada de acero; con las vigas secundarias se reducen 

los claros de las losas a dimensiones económicas. 

 
El sistema estructural de piso propuesto en el presente estudio considera una loseta 

de hormigón fundida sobre una placa delgada de acero tipo Steel Deck. El piso se 

encuentra apoyado sobre vigas y viguetas secundarias de acero estructural. 
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4.1.1 Diseño por fuego. 
 

En la actualidad se utiliza la acción compuesta en la mayoría de los casos en que 

acero y concreto están en contacto, y la protección contra el fuego del acero expuesto 

se obtiene con pinturas especiales, con recubrimientos de materiales ligeros o con 

plafones resistentes a las altas temperaturas. 

 

Para el diseño por fuego se tomará como referencia las recomendaciones del capítulo 

J del Reglamento Colombiano de Construcción Sismo Resistente NSR-10- 

 

Se establece que un elemento de acero estructural posee máximo 15 minutos de 

resistencia contra al fuego, por lo que es indispensable dar una protección a los 

elementos estructurales. 

 

• Clasificación de la Edificación por grupo de Ocupación. 
 
La clasificación establece los requisitos estructurales de protección contra el fuego: 
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• Clasificación de la Edificación según las características de la construcción. 
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• Resistencia requerida de los elementos de Construcción. 
 

 
 

Para nuestro proyecto aplica un tiempo mínimo requerido de resistencia al fuego de 120 

minutos. 

 
• Provisión de la resistencia contra el fuego de elementos no estructurales en 

edificaciones. 
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Las especificaciones anteriores consideran la provisión de un revestimiento o cielo falso 

que mejora las condiciones de resistencia al fuego de los sistemas de piso. 

 

En nuestro medio lo más utilizado es el Gypsum, el mismo que en cumplimiento de la 

normativa UL D502 y una losa de concreto de 6.5cm, nos daría 2.5 horas de resistencia 

al fuego. El espesor de la placa Deck no deberá ser menor a 0.75mm. En nuestro 

proyecto se considera 6.0cm de espesor de la loseta de hormigón y un revestimiento de 

cementina o similar sobre el piso para pegado de porcelanato o similar con lo cual se 

llega al espesor requerido. 

 

Como referencia se muestra una tabla sugerida por ACESCO de los resultados 

obtenidos en los ensayos para estudiar la resistencia al fuego realizado por “Underwrites 

Laboratories Inc.” 

 

 
 

La tabla anterior concuerda en que una loseta de 6.5cm provee una resistencia al fuego 

de dos horas con el uso de un sistema de protección como el cielo falso. 

 

Como conclusión, se procederá a utilizar una placa colaborante de Steel Deck de 

0.75mm con loseta de 6cm sobre la cresta del panel metálico.  

 
4.1.2 Diseño del tablero metálico. 
 

Se utilizará una placa colaborante de Steel Deck de 0.76mm. 
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• Máxima Longitud sin apuntalamiento 
 

 
 

Máxima Longitud sin apuntalamiento: 2.17 metros. 
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• Resistencia de la placa colaborante con Carga Sobreimpuesta. 
 

 
  

Máxima Carga sobre impuesta con una separación de 2.20 metros: 987.00 kg/m2. 

 
• Propiedades de la sección compuesta: 
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• Diseño de refuerzo por temperatura o contracción. 
 

 
 
Se recomienda un acero mínimo por temperatura de As= 0.0007 * b * t 

 

Se calcula en un metro de losa: 

 

As min= 0.0007 * 100 * 6 = 0.42 cm2/m 

 

Colocamos una malla electrosoldada R131 que consiste en 1Ø5.0mm @ 15cm con lo 

cual se tiene un As colocado = 1.38 cm2/m. Este acero cumple también lo especificado 

en el ACI-2019 en el cual exige una cuantía mínima de 0.0018 (1.08 cm2/m). 

 
4.2 Requisitos mínimos de diseño para la placa steel deck y los conectores de 

cortante tipo espárrago. 
 

4 
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• El esfuerzo de fluencia de los conectores de cortante no puede ser menor a Fu= 

4600.00 kg/cm2. 
Se utiliza conectores de cortante tipo Nelson Stud con Fu= 4600.00 kg/cm2    O.K. 

      
• La altura de los nervios de la placa colaborante hr, no debe ser mayor a 3.0 in 

(75mm) y el ancho promedio no menor a 2.0 in (50mm). 

 
hr = 55mm <     75mm  O.K. 

 

Wrt = 18.0 cm 

Wrb= 15.0 cm 

Wr promedio = 16.5 cm  >   5cm  OK. 

 
• Diámetro de conector de cortante ¾” o 19mm. 

Se utiliza un conector de cortante de diámetro de ¾” y una altura total de 4”.  

 

• El espesor mínimo de loseta de hormigón sobre el Steel panel es de 5cm 

En nuestro proyecto se utiliza en espesor tc=60mm 
 
• La altura del conector de cortante tipo espárrago, soldado a la viga de acero debe 

ser 1 ½ in (38mm) más grande que la altura del nervio hr, y debe quedar con un 

recubrimiento de por lo menos ½ in (13mm). 
 

Altura total de la loseta= 55mm + 60mm = 115mm 

Altura requerida del conector= 55mm + 38mm = 93mm 

Altura obtenida = 4” =  101.60 mm  

 

      101.60mm > 93mm  O.K. 

 

Recubrimiento obtenido= 115mm – 101.60mm = 13.4mm > 13mm O.K. 

 
• La placa colaborante debe estar anclada a los miembros soportantes en un 

espaciamiento máximo de 18 in (460mm). 
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• Los Los conectores de corte deben tener por lo menos 25 mm de recubrimiento 

lateral de concreto. 

 

• El diámetro de los conectores no debe ser mayor que 2.5 veces el espesor del ala 

a la cual son soldados, a no ser que se ubiquen sobre el alma.  

 

• El espaciamiento mínimo de conectores (medido centro a centro) debe ser seis 

diámetros a lo largo del eje longitudinal de la viga compuesta soportante y cuatro 

diámetros en la dirección transversal, excepto dentro de los nervios de la placa 

colaborante orientadas perpendicularmente a la viga de acero, donde el 

espaciamiento mínimo debe ser cuatro diámetros en cualquier dirección. 

 

• El espaciamiento máximo de conectores de corte no debe exceder ocho veces el 

espesor total de loseta de hormigón ni 900 mm. 

 

 
El Steel panel utilizado y los conectores de cortante tipo Nelson Stud cumplen con 

todos los requisitos descritos anteriormente. 

 
4.2.1 Conectores de cortante requeridos. 
 

El corte horizontal total en la interfase entre la viga de acero y la losa de concreto debe 

suponerse que es transferida por conectores de cortante. La fuerza de corte horizontal 

total, V', entre el punto de máximo momento positivo y el punto de momento cero debe 

ser determinado como el menor valor de acuerdo a los siguientes estados límite: 
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a) Para el estado límite de aplastamiento del concreto: 

 

 
 

b) Para el estado límite de fluencia en tracción de la sección de acero: 
 

 
 

c) Para el estado límite de resistencia del conector de corte: 
 

 
 
La resistencia nominal de un conector de corte tipo espárrago (“stud”) embebido en 

concreto sólido o en una losa compuesta debe ser determinada con la siguiente 

ecuación: 
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Ancho Efectivo: 

 

Cuando las vigas de acero están muy separadas, la losa de concreto no participa de 

manera uniforme en la resistencia de las vigas compuestas en flexión positiva; la 

compresión es máxima en la zona situada sobre el patín, y disminuye en puntos cada 

vez más alejados de él. 

 

El concepto de ancho efectivo es útil para determinar la resistencia de elementos 

estructurales con esfuerzos no uniformes; el ancho efectivo se obtiene de manera que 

la fuerza interior calculada suponiendo que actúan en él esfuerzos uniformes, de 

intensidad igual a la máxima, tenga la misma magnitud y línea de acción que la fuerza 

interior real, que corresponde a los esfuerzos no uniformes. Introduciendo este 

concepto se trabaja con esfuerzos uniformes equivalentes, en vez de hacerlo con los 

reales, de distribución complicada. 
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El ancho efectivo de la losa de concreto, a cada lado del eje de la viga de acero, se 

toma igual a la menor de las tres dimensiones siguientes: 

 

(a) Un octavo del claro de la viga, medido entre centros de los apoyos. 

 

(b) La mitad de la distancia al eje de la viga adyacente. 

 

(c) La distancia al borde de la losa. 
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En el caso de que los nervios sean paralelos a la viga o vigueta, se permite utilizar el 

hormigón en el nervio, se recomienda utilizar la mitad de la altura del nervio, es decir 

tc=tc+hr/2 

 
4.2.2 Capacidad a flexión. 
 

Se considera que la viga sección compuesta tendrá la capacidad de plastificar al 

100%, por esta razón la viga tendrá que cumplir con la siguiente relación de 

compacidad; 

 

 
 

La resistencia máxima en flexión de una sección compuesta se determina 

considerando que la viga de acero está completamente plastificada, en tensión o 

compresión, dependiendo de la posición del eje neutro plástico, y que los esfuerzos 

en el área comprimida de concreto son uniformes, iguales a 0.85 f’c; se desprecian 

los esfuerzos de tensión en el concreto. En esas condiciones, la fuerza de compresión 

C en la losa tiene el menor de los valores siguientes: 

 

C=As*Fy 

 

C=0.85*f’c*Ac 

 

C=∑Qn 

 

En el presente trabajo se considera una ACCIÓN COMPUESTA COMPLETA entre la 

losa y la sección de acero, y se analiza únicamente la opción de que el EJE NEUTRO 
PLÁSTICO se encuentra dentro de la losa de hormigón, ya que si el ENP atraviesa la 

sección de acero, quiere decir que la viga estará sometida a esfuerzos de compresión 

y el diseño no es eficiente, en tal caso se recomienda aumentar el espesor de la loseta 

con el fin de que únicamente el hormigón trabaje a compresión y la viga de acero a 

tensión. 
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Por equilibrio, la fuerza de tensión es igual a la de compresión, C=T , donde T=As*fy 

y C=0.85 * f’c * be * t 

 

Con este parámetro se determina la profundidad del bloque de compresión, a: 

 

𝑎𝑎 =
𝐴𝐴𝐴𝐴 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓

0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏
< 𝑡𝑡𝑐𝑐 

 

El momento resistente nominal es igual a, Mn=C*d’ o Mn=T*d’ 

 

Donde d’= d/2 + hr + tc – a/2 

 

Entonces   𝑀𝑀𝑀𝑀 = 𝐶𝐶 ∗ 𝑑𝑑′ = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑎𝑎 ∗ �𝑑𝑑
2

+ ℎ𝑟𝑟 + 𝑡𝑡𝑐𝑐 − 𝑎𝑎
2
� 

 

La resistencia de diseño para flexión positiva, ØMn debe ser determinada por el 

estado límite de fluencia con Ø=0.90 
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4.2.3 Capacidad a cortante. 
 

La capacidad nominal a cortante de una viga de acero se lo calcula con la siguiente 

ecuación: 

 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.6 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓 ∗ ℎ ∗ 𝑡𝑡𝑡𝑡 
 

ØVn= 0.90 Vn 

 
4.2.4 Deflexiones. 
 

En base a lo que recomienda el IBC2006, se chequea que la deflexión máxima con 

carga viva no sea mayor a L/360, de igual manera en la Guía de Diseño 03 del AISC, 

Serviceability Design Considerations for Steel building se recomienda tener una 

deflexión no mayor a L/360 o 1.0 in. 

 

La sección se toma como una viga simplemente apoyada. 

 

 
 

La inercia que se debe usar en una sección compuesta es la Inercia transformada, 

para lo cual se convierte el bloque de hormigón en una sección de acero a una 

distancia ŷ con el fin de poder obtener la inercia de la sección compuesta. 

 

Esta transformación se lo realiza con el uso del factor n, el mismo que se lo toma como 

n=Es/Ec = 10, donde “Es” es el módulo de elasticidad del acero de la viga y Ec es el 

módulo de elasticidad del concreto en la loseta. 
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• Si el ENE está en la losa: 

 

 
 

 
Ubicación del eje neutro elástico, ENE: 

 
 

El momento estático respecto al borde superior de la losa es: 

 

 
 

Si ŷ < tc, el eje neutro está en la losa; el momento de inercia de la sección 

transformada es (se desprecia la contribución del concreto en tensión): 

 

 
 

Ia es el momento de inercia de la sección de acero respecto a su eje centroidal. 
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• Si el ENE está en la sección de acero: 

 
 

 
 

 
 

 
 

4.2.5 Vibraciones. 
 

Para el siguiente análisis se utiliza la Guía de Diseño 11 del AISC y se consideran los 

criterios de Evaluación de la frecuencia natural mediante el método aproximado del 

AISC. 

 

𝑓𝑓𝑀𝑀 =
𝐾𝐾𝑛𝑛
2𝜋𝜋

� 𝐸𝐸𝐸𝐸
𝑚𝑚𝑙𝑙4
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Donde: 
 

EI: Rigidez a flexión de la viga. 

m: Masa efectiva vibrante. 

l: Claro del elemento. 

Kn: Constante que toma en cuenta las condiciones de apoyo. 

 

Valores de Kn en diferentes condiciones de apoyo: 

 

Simplemente apoyada en ambos extremos, π2 

Empotrada/articulada, 15.4 

Empotramiento en ambos extremos, 22.4 

En voladizo, 3.52 

 

Condición de apoyo Valor de Kn 
Simplemente apoyada en 

ambos extremos. 
π2 

Empotrada/Articulada. 15.40 

Empotrada en ambos 
extremos. 

22.40 

En voladizo. 3.52 

 

Un método simplificado para determinar la frecuencia natural de una viga, consiste en 

calcular la máxima deformación provocada por la masa “m”, en una viga simplemente 

apoyada sujeta a carga distribuida, es decir con k1= π2. 

 

𝛿𝛿 =
5𝑚𝑚𝑚𝑚𝐿𝐿4

384𝐸𝐸𝐸𝐸
  

 

De la ecuación inicial despejamos la variable m y la sustituimos con el valor de 𝐾𝐾𝑛𝑛 y 

nos queda lo siguiente: 

𝑓𝑓𝑀𝑀 = 0.18�
𝑚𝑚
∆
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Para vigas con diferentes condiciones de apoyo y con diversos tipos de carga, 

resultados similares son encontrados al hacer variar el numerador entre 0.16 y 0.20 

en la ecuación de fn. Sin embargo, para un diseño práctico, un valor de 0.18 

normalmente producirá resultados con una suficiente aproximación. 

 

Para evaluar la aceleración debida a la actividad humana por caminar, se usa la 

siguiente expresión: 

 

 
 

Donde : 

 

ap/g= Aceleración estimada. 

ao/g= aceleración limite. 

Fn= Frecuencia natural del piso de la estructura. 

Po= Fuerza constante en el piso, 29.5 kg en pisos   

B= Amortiguamiento. 

W= Peso Efectivo del piso. 

 

En nuestro caso, se revisará que las aceleraciones sean menores a 0.5/g, valor 

correspondiente a residencias. 
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Peso efectivo del panel para vigas o viguetas: 

 

W=w*B*L  

 

B: Ancho efectivo 

 

L: Longitud del elemento 

 

w: Peso de carga sobreimpuesta por área. 
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• Sistema de piso. 

 

𝐷𝐷𝐴𝐴 =
𝑑𝑑𝑏𝑏3

12 ∗ 𝑀𝑀
 

 
de= tp + hr/2. 

  

n= Es/1.35*Ec (Módulo dinámico para cálculo de vibraciones). 

 

• Ancho efectivo del panel para viguetas. 

 

𝐵𝐵𝐵𝐵 = 𝐶𝐶𝐵𝐵 ∗ �
𝐷𝐷𝐴𝐴
𝐷𝐷𝐵𝐵
�
1
4
∗ 𝐿𝐿𝐵𝐵 <

2
3
𝐴𝐴𝑀𝑀𝑐𝑐ℎ𝑜𝑜 𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑝𝑝𝑝𝑝𝐴𝐴𝑜𝑜 

 

Wj=wj*Bj*Lj (x 1.50 si la vigueta es continua) 

 

 Cj= 2 Para módulo interior, 1 para módulo de borde. 

  

Dj= It/S , S: Separación de viguetas, It:Inercia transformada con ancho efectivo 

bev<0.4*L 

  

 Carga lineal wj= w*S,  w: CM + 0.25 CV 

 

∆𝐵𝐵 =
5 ∗ 𝑡𝑡𝐵𝐵 ∗ 𝐿𝐿𝐵𝐵4

384 ∗ 𝐸𝐸𝐴𝐴 ∗ 𝐸𝐸𝐵𝐵
 

𝑓𝑓𝐵𝐵 = 0.18�
𝑚𝑚
∆𝐵𝐵

> 3 Htz (Para evitar resonancia) 

 

• Ancho efectivo del panel para vigas. 

 

Módulo Interior: 

𝐵𝐵𝑚𝑚 = 𝐶𝐶𝑚𝑚 ∗ �
𝐷𝐷𝐵𝐵
𝐷𝐷𝑚𝑚

�
1
4
∗ 𝐿𝐿𝑚𝑚 <

2
3
𝐿𝐿𝑎𝑎𝑟𝑟𝑚𝑚𝑜𝑜 𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑝𝑝𝑝𝑝𝐴𝐴𝑜𝑜 
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Módulo de borde:  

𝐵𝐵𝑚𝑚 =
2
3
𝐿𝐿𝐵𝐵 

 

 

Wg=wg*Bg*Lg (x 1.50 si la viga no es módulo de borde) 

 

Cg= 1.80 para viguetas con conexión a corte, 1.60 en otros casos. 

  

Dg= Ig/Lj , Lj: Longitud del elemento, Ig:Inercia transformada con ancho efectivo 

bev<0.4*L 

  

 Carga lineal wg= w*Lj,  w: CM + 0.25 CV 

 

∆𝑚𝑚 =
5 ∗ 𝑡𝑡𝑚𝑚 ∗ 𝐿𝐿𝑚𝑚4

384 ∗ 𝐸𝐸𝐴𝐴 ∗ 𝐸𝐸𝑚𝑚
 

 

𝑓𝑓𝑚𝑚 = 0.18�
𝑚𝑚
∆𝑚𝑚

> 3 Htz (Para evitar resonancia) 

 

• Panel combinado. 

 

Si Bj > Lj entonces ∆𝑚𝑚 = 𝐿𝐿𝐿𝐿
𝐵𝐵𝐵𝐵
∆𝑚𝑚 

 

0.5 <
𝐿𝐿𝑚𝑚
𝐵𝐵𝐵𝐵

< 1 

 

𝑓𝑓𝑀𝑀 = 0.18�
𝑚𝑚

∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚
 

  

Si fn>9 (Revisar la rigidez del piso) 
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𝑊𝑊 =
∆𝐵𝐵

∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚
𝑊𝑊𝐵𝐵 +

∆𝑚𝑚
∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚

𝑊𝑊𝑚𝑚 

 

 

Amortiguamiento, 𝛽𝛽 = (0.002, 0.003, 0.005) 

 

 

𝑎𝑎𝑝𝑝
𝑚𝑚

=
𝑃𝑃𝑜𝑜 ∗ 𝑏𝑏−0.35∗𝑓𝑓𝑛𝑛

𝛽𝛽 ∗ 𝑊𝑊
<

0.5
𝑚𝑚

 (𝑅𝑅𝑏𝑏𝐴𝐴𝑝𝑝𝑑𝑑𝑏𝑏𝑀𝑀𝑐𝑐𝑝𝑝𝑎𝑎) 

 

 

4.3 Diseño de una vigueta en sistema compuesto. 
 

Se toma como ejemplo una vigueta de longitud de 5.90 metros de largo. Se considera 

una vigueta tipo IPE 180. 

 

Longitud de la vigueta, L= 590cm 

 

Espaciamiento entre viguetas, e= 140cm 

 

Espesor de la placa de compresión sobre el valle de la placa DECK, tc= 6cm 

 

Área de la vigueta de acero, As= 23.025cm2 

 
4.3.1 Cargas de diseño. 

 
Carga muerta:  530.00 kg/m2. 

Carga Viva:   200.00 kg/m2. 

 

Combinación de Carga para el diseño de los elementos compuestos:  

 

Carga mayorada, 1.20 D + 1.60 L= 1.2 * (530) + 1.6 * (200) = 956.00 kg/m2 

 

Espaciamiento en viguetas: 1.40 metros. 
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Carga de diseño sobre la vigueta: 956.0 kg/m2 * 2.13 m = 1338.40 kg/m 
 

Wu= 1338.40 kg/m = 1.34 T/m 
 
Mu= 5.82 T-m (1.2D+1.6L) 
 

Vu= 3.94 ton (1.2D+1.6L) 
 

4.3.2 Conectores de cortante requeridos. 
 
• Ancho efectivo, be= 

 
a) L/8 = 590/8 = 73.75 cm 
b) e/2 = 140cm/2 = 70.00 cm 
 

Ancho efectivo, be= 70.00 * 2 = 140.00 cm 
 
• Conector utilizado = Nelson Stud de 3/4” 

El patín de la Vigueta IPE 180 es de 8.0mm de espesor, por lo que se cumple que 

el diámetro del conector sea menor a 2.5 veces el espesor del patín al cual se 

suelda. 

 

• Resistencia de un conector de cortante, Qn. 

 
Área del conector de cortante, Asc= 2.84cm2 

 

Módulo de Elasticidad del concreto, 𝐸𝐸 = 12000 ∗ �𝑓𝑓′𝑐𝑐 = 173896.52 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

(Valores normales para hormigones en Ecuador) 

 

Resistencia mínima a tracción de un conector, Fu= 4600.00 kg/cm2 

 

Relación Wt/hr = 15.0 / 5.5 = 2.72  >  1.5 

 

Rg=1.0 
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Rp= 0.60 

 
 

𝑄𝑄𝑀𝑀 = 0.50 ∗ 2.84 ∗ √210 ∗ 173896.52 = 8.58 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
𝑅𝑅𝑚𝑚 ∗ 𝑅𝑅𝑝𝑝 ∗ 𝐴𝐴𝐴𝐴𝑐𝑐 ∗ 𝐹𝐹𝐹𝐹 = 1.0 ∗ 0.60 ∗ 2.84 ∗ 4600 = 7.84 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

Entonces, Qn = 7.84 ton 
 
• Fuerza cortante requerida para transferencia por los conectores. 

 
𝑉𝑉′ = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝐴𝐴𝑐𝑐 = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑡𝑡𝑐𝑐 = 0.85 ∗ 210 ∗ 140 ∗ 6 = 149.94 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
𝑉𝑉′ = 𝑓𝑓𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝐴𝐴 = 3520 ∗ 41.80 = 81.84 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
𝑉𝑉′ = �𝑄𝑄𝑀𝑀 = 7.84 ∗ 18 (𝑀𝑀𝑏𝑏𝑟𝑟𝑛𝑛𝑝𝑝𝑜𝑜𝐴𝐴) = 141.12 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
Entonces V’= 81.84 ton 

 
 

• Número de conectores de cortante requeridos. 

 

𝑁𝑁 =
2 ∗ 𝑉𝑉′
7.84

= 18.76 = 21 

 
• Número de nervios en toda la longitud de la viga. 

 

𝑁𝑁𝑏𝑏𝑟𝑟𝑛𝑛𝑝𝑝𝑜𝑜𝐴𝐴 =
590
33

= 18 
 

Se tiene 18 nervios a todo lo largo de la vigueta compuesta, por lo que es suficiente 

con la disposición de un conector de cortante colocado en cada nervio y para cumplir 

se colocará doble conector en 3 nervios centrales. 

 
4.3.3 Diseño a flexión. 
 
Mu= 5.82 T-m 
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Todas las secciones IPE cumplen con la relación de compacidad requerida: 

 
ℎ𝑡𝑡
𝑡𝑡𝑡𝑡

= 30.94 < 3.76 ∗ �
𝐸𝐸
𝑓𝑓𝑓𝑓

= 90.58 

 

𝑎𝑎 =
𝐴𝐴𝐴𝐴 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓

0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏
=

23.25 ∗ 3520
0.85 ∗ 210 ∗ 140.00

= 3.28𝑐𝑐𝑚𝑚 < 𝑡𝑡𝑐𝑐 

 
La profundidad del bloque de compresión es menor a los 6cm que se tiene de loseta, 

quiere decir que toda la sección de acero se encuentra a tensión y el hormigón a 

compresión (En la mayor parte). 

 
d= 18.00 cm (Altura total de la sección de acero) 
 

𝑑𝑑′ =
𝑑𝑑
2

+ ℎ𝑟𝑟 + 𝑡𝑡𝑐𝑐 −
𝑎𝑎
2

=
18.00

2
+ 5.5 + 6 −

3.28
2

= 18.86𝑐𝑐𝑚𝑚 
 
𝑀𝑀𝑀𝑀 = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑎𝑎 ∗ 𝑑𝑑′ = 0.85 ∗ 210 ∗ 140.00 ∗ 3.28 ∗ 18.86 
 
𝑀𝑀𝑀𝑀 = 15.46  𝑇𝑇 −𝑚𝑚 
 
ØMn = 0.90 * 15.46 = 13.91 T-m 

Entonces: ØMn > Mu  OK. 
 
4.3.4 Diseño a corte. 

 
Vu= 3.94 ton 
h= 18.00 cm 
tw= 5.30 mm  
 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.6 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓 ∗ ℎ ∗ 𝑡𝑡𝑡𝑡 = 0.6 ∗ 3520 ∗ 16.40 ∗ 0.53 = 20.15 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
      ØVn= 18.36 ton > Vu  OK. 
 
4.3.5 Revisión de deflexiones. 
 
Vigueta IPE 180. 

Es= 2043000.00 kg/cm2 
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As= 23.25 cm2 
d= 18.00 cm 
Ix= 1272.00 cm4  
n= 10 
be= 140.00 cm 
 
WL= 200.00 kg/m2 * 1.40m = 280.00 kg/m 
 

 
 

𝑓𝑓� =
10 ∗ 23.25

140.00
∗ ��1 +

2 ∗ 140.00 ∗ �6 + 5.5 + 18
2 �

10 ∗ 23.25
− 1� = 6.76𝑐𝑐𝑚𝑚 > 𝑡𝑡𝑐𝑐 

ya = 6+5.5+18/2 = 20.50cm 
 

El ENE se encuentra en la sección de acero, por lo que se deben utilizar las siguientes 

ecuaciones 

𝐴𝐴𝑐𝑐𝑡𝑡 = �𝑏𝑏𝑏𝑏
𝑛𝑛
�  𝑡𝑡𝑐𝑐 = 140.00

10
∗ 6 = 84.00 cm2 

 

𝐸𝐸𝑐𝑐𝑡𝑡 =  
𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑡𝑡𝑐𝑐3

12 ∗ 𝑀𝑀
=

140 ∗ 63 
12 ∗ 10

= 252.00 𝑐𝑐𝑚𝑚4 

 

 
 

𝑓𝑓� =
84 ∗ 0.5 ∗ 6 + 23.25 ∗ (20.50) 

84 + 23.25
 = 6.79 > 𝑡𝑡𝑐𝑐 

 
𝐸𝐸𝑡𝑡 = (𝐸𝐸𝑐𝑐𝑡𝑡 + 𝐸𝐸𝐼𝐼) + 𝐴𝐴𝑐𝑐𝑡𝑡 (𝑓𝑓� − 0.5𝑡𝑡𝑐𝑐)2 + 𝐴𝐴𝐴𝐴 (𝑓𝑓𝑎𝑎 −  𝑓𝑓�)2 

 
𝐸𝐸𝑡𝑡 = (151.20 + 1272) + 84 (6.79 − 0.5 ∗ 6)2 + 23.25 (20.50 −  6.79)2 = 7100.75 cm4 

Longitud De la vigueta = 590 cm 

 

Deformación máxima permitida = L/360 = 590/360 = 1.64cm 

 



80 
 

∆𝑐𝑐 =
5 ∗ 𝑊𝑊𝐿𝐿 ∗ 𝐿𝐿4

384 ∗ 𝐸𝐸 ∗ 𝐸𝐸𝑡𝑡
=

5 ∗ 280/100 ∗ 5904

384 ∗ 2043000 ∗ 7100.75
= 0.30 𝑐𝑐𝑚𝑚 < 𝐿𝐿/360 

 

En la Guía de Diseño 03 del AISC, Serviceability Design Considerations for Steel 

building se recomienda tener una deflexión no mayor a L/360 o 1.0 in. 

 
4.3.6 Revisión de vibración. 
  

Cargas para la revisión: CM + 0.25CV = 530.0 kg/m2 + 0.25*200kg/m2= 580.00 kg/m2 

 

Wj = 580.00 kg/m2 

de= tp +hr/2 = 6+5.5/2 = 8.75cm 

Ec= 173896.52 kg/cm2 

n= Es/1.35 Es = 2043000/1.35*173896.52 = 8.70 

 

𝐷𝐷𝐴𝐴 =
8.753

12 ∗ 8.70
= 6.42𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
• Ancho efectivo del panel para viguetas. 

 
Se va a revisar el panel intermedio, Cj=2. 
 

Ancho de piso= 22.57m 2/3*Anc. Piso = 2/3 * 25.50 = 15.0m 
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Ancho efectivo para vibraciones, bev= 140.00 < 0.40 L 0.40*L = 0.40*590= 236cm, 

   

Inercia transformada, It= 7505.68 cm4 

 

La It se calcula con las mimas formulas utilizadas para el chequeo de deflexiones pero 
en este caso con el valor de n dinámico. 
 
Dj= It/S = 7505.68cm4 / 140cm = 53.61 cm3 
Lj= 590 cm 
Wj= 580.00 kg/m2 * 1.40 m= 812.00 kg/m  
Deflexión: 
 

∆𝐵𝐵 =
5 ∗ 812/100 ∗ 5904

384 ∗ 2043000 ∗ 7505.68
= 0.84𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
Frecuencia natural: 

𝑓𝑓𝐵𝐵 = 0.18�
981
0.84

= 6.15 >  3 Htz                       OK. 

Ancho efectivo: 

𝐵𝐵𝐵𝐵 = 2 ∗ �
6.42

53.61
�
1
4
∗ 590 =  6.94𝑚𝑚 <

2
3
𝐴𝐴𝑀𝑀𝑐𝑐ℎ𝑜𝑜 𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑝𝑝𝑝𝑝𝐴𝐴𝑜𝑜 

 
Peso efectivo del panel de la vigueta: 
 

𝑊𝑊𝐵𝐵 = 1.5 ∗ 𝑡𝑡𝐵𝐵 ∗ 𝐵𝐵𝐵𝐵 ∗ 𝐿𝐿𝐵𝐵 = 580 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑚𝑚2 ∗  6.94 𝑚𝑚 ∗  5.90 𝑚𝑚 =  23.75 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
4.4 Diseño de una viga en sistema compuesto. 
 

Se toma como ejemplo una viga de longitud de 7.86 metros de largo. Se considera 

una viga IPEA 400. 

 

Longitud de la vigueta, L= 786cm 

Espaciamiento entre vigas, e= 590cm 

 

En el caso del diseño de las vigas, debido a que los nervios de la placa colaborante 

son paralelos a la viga de acero se considera el espesor de la losa tc=6+5.5/2= 8.75cm 
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Área de la viga de acero, As= 73.10cm2 

 
4.4.1 Cargas de diseño. 
 

Carga muerta:   530.00 kg/m2. 

Carga Viva:    200.00 kg/m2. 

 

Combinación de Carga para el diseño de los elementos compuestos:  
 
Carga mayorada, 1.20 D + 1.60 L= 1.2 * (530) + 1.6 * (200) = 956.00 kg/m2 
 
Espaciamiento en viga: 5.50 metros. 
 
Carga de diseño sobre la viga: 956.0 kg/m2 * 5.50 m = 5258.00 kg/m 
 
Mu= 40.60 T-m (1.2D+1.6L) 
 
Vu= 20.66 ton (1.2D+1.6L) 
 
4.4.2 Conectores de cortante requeridos. 
 

• Ancho efectivo, be= 

c) L/8 = 786/8 = 98.25 cm 
d) e/2 = 590/2 = 295 cm 
Ancho efectivo, be= 98.25 * 2 = 196.50 cm 
 

• Conector utilizado = Nelson Stud de 3/4” 

 
El patín de la Vigueta IPEA 400 es de 12.0mm de espesor, por lo que se cumple 

que el diámetro del conector sea menor a 2.5 veces el espesor del patín al cual se 

suelda. 

 
• Resistencia de un conector de cortante, Qn. 
 

Área del conector de cortante, Asc= 2.84cm2 

 

Módulo de Elasticidad del concreto, 𝐸𝐸 = 12000 ∗ �𝑓𝑓′𝑐𝑐 = 173896.52 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

(Valores normales para hormigones en Ecuador) 
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Resistencia mínima a tracción de un conector, Fu= 4600.00 kg/cm2 

 

Relación Wt/hr = 15.0 / 5.5 = 2.72  >  1.5 

 

Rg=1.0 
 

Rp= 0.60 

 
 

𝑄𝑄𝑀𝑀 = 0.50 ∗ 2.84 ∗ √210 ∗ 173896.52 = 8.58 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

𝑅𝑅𝑚𝑚 ∗ 𝑅𝑅𝑝𝑝 ∗ 𝐴𝐴𝐴𝐴𝑐𝑐 ∗ 𝐹𝐹𝐹𝐹 = 1.0 ∗ 0.60 ∗ 2.84 ∗ 4600 = 7.84 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

Entonces, Qn = 7.84 ton 
 
• Fuerza cortante requerida para transferencia por los conectores. 

En el caso del diseño de las vigas, debido a que los nervios de la placa colaborante 

son paralelos a la viga de acero se considera el espesor de la losa tc=6+5.5/2= 

8.75cm 

 

𝑉𝑉′ = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝐴𝐴𝑐𝑐 = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑡𝑡𝑐𝑐 = 0.85 ∗ 210 ∗ 196.50 ∗ 8.75 = 306.91 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
𝑉𝑉′ = 𝑓𝑓𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝐴𝐴 = 3520 ∗ 73.10 = 257.31 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
𝑉𝑉′ = �𝑄𝑄𝑀𝑀 = 7.84 ∗ 26 (𝑐𝑐𝑜𝑜𝑀𝑀𝑏𝑏𝑐𝑐𝑡𝑡𝑜𝑜𝑟𝑟 @26𝑐𝑐𝑚𝑚) = 203.84 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
Entonces V’= 203.84 ton 

 
• Número de conectores de cortante requeridos. 

 

𝑁𝑁 =
2 ∗ 𝑉𝑉′
7.84

= 18.76 = 52 

 
• Espaciamiento de los conectores en toda la longitud de la viga. 

 

𝐸𝐸𝐴𝐴𝑝𝑝𝑎𝑎𝑐𝑐𝑝𝑝𝑎𝑎𝑚𝑚𝑝𝑝𝑏𝑏𝑀𝑀𝑡𝑡𝑜𝑜 =
786
52

= 15.11 𝑐𝑐𝑚𝑚 = 6" 
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Se tiene 1 conector de cortante a todo lo largo de la viga compuesta con un 

espaciamiento de 6”. 

 

4.4.3 Diseño a flexión. 
 

Mu= 40.60 T-m 

 

Todas las secciones IPE cumplen con la relación de compacidad requerida: 

 
ℎ𝑡𝑡
𝑡𝑡𝑡𝑡

= 53.71 < 3.76 ∗ �
𝐸𝐸
𝑓𝑓𝑓𝑓

= 90.58 

 

𝑎𝑎 =
𝐴𝐴𝐴𝐴 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓

0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏
=

73.10 ∗ 3520
0.85 ∗ 210 ∗ 196.50

= 7.33𝑚𝑚 < 𝑡𝑡𝑐𝑐 = 8.75𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
La profundidad del bloque de compresión es menor a los 8.75cm que se tiene de altura 

del bloque de compresión, quiere decir que toda la sección de acero se encuentra a 

tensión y el hormigón a compresión (En la mayor parte). 

 

d= 40.00 cm (Altura total de la sección de acero) 

 

𝑑𝑑′ =
𝑑𝑑
2

+ ℎ𝑟𝑟 + 𝑡𝑡𝑐𝑐 −
𝑎𝑎
2

=
40.00

2
+ 5.5 + 8.75 −

7.33
2

= 30.59𝑐𝑐𝑚𝑚 
 

𝑀𝑀𝑀𝑀 = 0.85 ∗ 𝑓𝑓′𝑐𝑐 ∗ 𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑎𝑎 ∗ 𝑑𝑑′ = 0.85 ∗ 210 ∗ 196.50 ∗ 7.33 ∗ 30.59 
 

𝑀𝑀𝑀𝑀 = 78.65  𝑇𝑇 −𝑚𝑚 
 
ØMn = 0.90 * 78.65 = 70.79 T-m 
 

Entonces: ØMn > Mu  OK. 
 
4.4.4 Diseño a corte. 

 
Vu= 20.66 ton 
h= 40.00 cm 
tw= 7.00 mm  
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𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.6 ∗ 𝑓𝑓𝑓𝑓 ∗ ℎ ∗ 𝑡𝑡𝑡𝑡 = 0.6 ∗ 3520 ∗ 40 ∗ 0.7 = 59.14 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
      ØVn= 59.14 ton > Vu  OK. 
 
4.4.5 Revisión de deflexiones. 
 
Viga IPEA 400. 

 

Es= 2043000.00 kg/cm2 
As= 73.10 cm2 
d= 40.00 cm 
Ix= 20290.00 cm4  
n= 10 
be= 196.50 cm 
 
WL= 200.00 kg/m2 * 1.96 = 393.00 kg/m 
 

 
 

𝑓𝑓� =
10 ∗ 73.10

196.50
∗ ��1 +

2 ∗ 196.50 ∗ �6 + 5.5 + 40
2 �

10 ∗ 73.10
− 1� = 12.03𝑐𝑐𝑚𝑚 > 𝑡𝑡𝑐𝑐 

ya = 8.75+5.5+40/2 = 34.25cm 
 

El ENE se encuentra en la sección de acero, por lo que se deben utilizar las siguientes 

ecuaciones 

 

𝐴𝐴𝑐𝑐𝑡𝑡 = �𝑏𝑏𝑏𝑏
𝑛𝑛
�  𝑡𝑡𝑐𝑐 = 196.50

10
∗ 8.75 = 171.94 cm2 

 

𝐸𝐸𝑐𝑐𝑡𝑡 =  
𝑏𝑏𝑏𝑏 ∗ 𝑡𝑡𝑐𝑐3

12 ∗ 𝑀𝑀
=

196.50 ∗ 8.753 
12 ∗ 10

= 1097.00 𝑐𝑐𝑚𝑚4 
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𝑓𝑓� =
171.94 ∗ 0.5 ∗ 8.75 + 73.10 ∗ 34.25 

171.94 + 73.10
 = 13.29 > 𝑡𝑡𝑐𝑐 

 

𝐸𝐸𝑡𝑡 = (𝐸𝐸𝑐𝑐𝑡𝑡 + 𝐸𝐸𝐼𝐼) + 𝐴𝐴𝑐𝑐𝑡𝑡 (𝑓𝑓� − 0.5𝑡𝑡𝑐𝑐)2 + 𝐴𝐴𝐴𝐴 (𝑓𝑓𝑎𝑎 −  𝑓𝑓�)2 

 

𝐸𝐸𝑡𝑡 = (1097 + 20290) + 171.94 (13.29 − 0.5 ∗ 8.75)2 +  73.10 ∗ (34.25 −  13.29)2 

 

 

𝐸𝐸𝑡𝑡 = 67166.72 cm4 

 

Longitud de la viga = 786.00 cm 

 

Deformación máxima permitida = L/360 = 786/360 = 2.18cm 

 

∆𝑐𝑐 =
5 ∗ 𝑊𝑊𝐿𝐿 ∗ 𝐿𝐿4

384 ∗ 𝐸𝐸 ∗ 𝐸𝐸𝑡𝑡
=

5 ∗ 393/100 ∗ 7864

384 ∗ 2043000 ∗ 67166.72
= 0.14 𝑐𝑐𝑚𝑚 < 𝐿𝐿/360 

 

En la Guía de Diseño 03 del AISC, Serviceability Design Considerations for Steel 

building se recomienda tener una deflexión no mayor a L/360 o 1.0 in. 

 

4.4.6 Revisión de vibración. 
  

Cargas para la revisión: CM + 0.25CV = 530.0 kg/m2 + 0.25*200kg/m2= 580.00 kg/m2 

de= tp + hr/2 = 6+5.5/2 = 8.75cm 

Ec= 173896.52 kg/cm2 

n= Es/1.35 Es = 2043000/1.35 * 173896.52 = 8.70 

 
• Ancho efectivo del panel para vigas. 
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Se va a revisar un panel intermedio. 
 
Cg= 1.80 (Conexión a corte) 

Largo de piso= 22.57m   2/3*Anc. Piso = 2/3 * 22.57 = 15.0m 

Ancho efectivo para vibraciones, bev= 196.50 < 0.40 L      0.40*L = 0.40*786=314.40cm 

Inercia transformada, Ig= 69173.44 cm4  

 

La Ig se calcula con las mimas formulas utilizadas para el chequeo de deflexiones 

pero en este caso cambia valor de n y el bev. 

 

Dj= It/S = 7505.68cm4 / 140cm = 53.61 cm3     (Propiedades de la vigueta de acero 

IPE 180) 

 

Lj= 590cm  (Propiedades de la vigueta de acero IPE 180) 

 

Dg= Ig/Lj = 69173.44/590 = 117.24 cm3 

 

wg= 580.00 kg/m2 * 5.90 m= 3422.00 kg/m  
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Deflexión: 

 

∆𝑚𝑚 =
5 ∗ 3422/100 ∗ 7864

384 ∗ 2043000 ∗ 69173.44
= 1.20𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

Frecuencia natural: 

𝑓𝑓𝑚𝑚 = 0.18�
981
1.20

= 5.14 >  3 Htz                       OK. 

Ancho efectivo: 

𝐵𝐵𝑚𝑚 𝑚𝑚𝑝𝑝𝑀𝑀 = �1.80 ∗ �
53.61

117.24
�
1
4
∗ 786 =  11.63𝑚𝑚� , �

2
3
𝐿𝐿𝑎𝑎𝑟𝑟𝑚𝑚𝑜𝑜 𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑝𝑝𝑝𝑝𝐴𝐴𝑜𝑜 = 20.0� 

 

Bg= 11.63 m 

 

Peso efectivo del panel de la viga: 

 

𝑊𝑊𝑚𝑚 = 𝑡𝑡𝑚𝑚 ∗ 𝐵𝐵𝐵𝐵 ∗ 𝐿𝐿𝑚𝑚 = 580.00
𝑘𝑘𝑚𝑚
𝑚𝑚2

∗ 11.63 𝑚𝑚 ∗  7.86 𝑚𝑚 =  53.02 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
4.5 Revisión de vibraciones del panel compuesto  
 

Bj= 6.94m, Lj= 5.90m,  Lg=8.20m 
Bj<Lg 
𝐿𝐿𝑚𝑚
𝐵𝐵𝐵𝐵

=
8.20
7.25

= 1.13 < 1 

 

Se toma el valor de 1. 

 

∆𝑚𝑚 =
𝐿𝐿𝑚𝑚
𝐵𝐵𝐵𝐵

∆𝑚𝑚 = 1 ∗ 1.20 = 1.20𝑐𝑐𝑚𝑚 

𝑓𝑓𝑀𝑀 = 0.18�
𝑚𝑚

∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚
= 0.18�

981
0.84 + 1.20

= 3.95 𝐻𝐻𝑡𝑡𝐻𝐻 > 3 

O.K. 
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𝑊𝑊 =
∆𝐵𝐵

∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚
𝑊𝑊𝐵𝐵 +

∆𝑚𝑚
∆𝐵𝐵 + ∆𝑚𝑚

𝑊𝑊𝑚𝑚 =
0.84

0.84 + 1.20
23.75 +

1.20
0.84 + 1.20

53.04 = 40.98 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

Amortiguamiento, 𝛽𝛽 = (0.002, 0.003, 0.005) 

 

𝑎𝑎𝑝𝑝
𝑚𝑚

=
𝑃𝑃𝑜𝑜 ∗ 𝑏𝑏−0.35∗𝑓𝑓𝑛𝑛

𝛽𝛽 ∗ 𝑊𝑊
=

29.5 ∗ 𝑏𝑏−0.35∗3.95

0.05 ∗ 40.98 ∗ 1000
= 0.0036 

 
𝑎𝑎𝑝𝑝
𝑚𝑚

= 0.36% < 0.5% 

 
O.K. 
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CAPÍTULO 5 
 

5 DISEÑO ESTRUCTURAL DE LOS PÓRTICOS RESISTENTES A MOMENTO - 
PRM. 

 
SECCIONES - PRM 

Columna 450x600x12mm 

Viga IPEA 400 

 
5.1 Vigas resistente a momento. 
 

Límites ancho espesor AISC 341-16: 
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Factor de fluencia esperada: 
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Longitud No Arriostrada: 
 
Para que la viga sea capaz de desarrollar toda su capacidad a flexión y llegue a 

plastificar, es necesario que no presente pandeo lateral por torsión. 

 

Para vigas de alta ductilidad, la longitud no arriostrada de un elemento está limitada 

con la siguiente expresión: 

𝐿𝐿𝑏𝑏 𝑚𝑚á𝐼𝐼 = 0.095 ∗ 𝑟𝑟𝑓𝑓 ∗
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑓𝑓 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓
 

 
Solicitaciones máximas a Corte y Momento: 
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Vu= 18.20 ton. 
 

Mu= 22.73 T-m 
 
Geometría y materiales: 
 
IPEA 400: 

 
Acero estructural A572 Gr.50, fy=3520.00 kg/cm2. 
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• SECCIÓN IPEA 400. 
 

bf = 180.0 mm 

tf = 12.0 mm 

 

hw = 373.0 mm 

tw = 7.0 mm 

 

Ix = 20290.00 

Iy = 1171.00 

 

rx = 16.66 cm 

ry = 4.0 cm 

 

Sx = 1022.20 cm3 

Zx= 1144.00 cm3 

 

Fy= 3520.00 kg/cm2 

E = 2043000.00 kg/cm2 

Ry = 1.10 

 

• COMPACIDAD. 
 

Patines: 

𝜆𝜆ℎ𝑑𝑑 = 0.32 ∗ �
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑓𝑓 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓
 = 7.35 

 

𝜆𝜆ℎ 𝑏𝑏𝑓𝑓 =
180

2 − 7
2

12
=  7.21 

 

𝜆𝜆ℎ 𝑏𝑏𝑓𝑓 < 𝜆𝜆ℎ𝑑𝑑 

 

O.K. 
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Almas: 

𝜆𝜆ℎ𝑑𝑑 = 2.57 ∗ �
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑓𝑓 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓
∗ (1 − 1.04 𝐶𝐶𝑎𝑎) ,𝐶𝐶𝑎𝑎 ≅ 0       ∴  𝜆𝜆ℎ𝑑𝑑 = 59.03 

 

𝜆𝜆ℎ ℎ𝑡𝑡 =
373

7
= 53.28 

 

𝜆𝜆ℎ ℎ𝑡𝑡 < 𝜆𝜆ℎ𝑑𝑑 

 

O.K. 

 

• LONGITUD NO ARRIOSTRADA. 
 

𝐿𝐿𝑏𝑏 𝑚𝑚á𝐼𝐼 = 0.095 ∗ 𝑟𝑟𝑓𝑓 ∗
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑓𝑓 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓
= 0.095 ∗ 4 ∗

2043000
1.1 ∗ 3520

= 200 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

Se deberán colocar arriostramientos laterales a todas las vigas de los pórticos en una 

longitud no mayor a 200 cm. 

 
5.1.1 Capacidad a flexión. 
 

𝐿𝐿𝑏𝑏 ≤ 𝐿𝐿𝑝𝑝             ∴ 𝑀𝑀𝑀𝑀 = 𝑀𝑀𝑝𝑝 

 

𝑀𝑀𝑀𝑀 = 𝑍𝑍𝐼𝐼 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓 

 

𝑀𝑀𝑀𝑀 = 1144 ∗ 3520 = 40.26 𝑇𝑇 −𝑚𝑚 

 

∅ = 0.90 

 

∅𝑀𝑀𝑀𝑀 = 36.24 𝑇𝑇 −𝑚𝑚 

 

∅𝑀𝑀𝑀𝑀 > 𝑀𝑀𝐹𝐹                   ∴ 𝑂𝑂𝐾𝐾. 
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5.1.2 Capacidad a corte. 
 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.6 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝑡𝑡 ∗ 𝐶𝐶𝑛𝑛1 

 
ℎ
𝑡𝑡𝑡𝑡

= 53.28 

 

2.24 ∗ �
𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑓𝑓

= 53.96 

 

𝑆𝑆𝑝𝑝,
ℎ
𝑡𝑡𝑡𝑡

≤ 2.24 ∗ �
𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑓𝑓

→ 𝐶𝐶𝑛𝑛 = 1 

 

𝐴𝐴𝑡𝑡 = 40 ∗ 0.7𝑐𝑐𝑚𝑚 = 28.0 𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.6 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝑡𝑡 ∗ 𝐶𝐶𝑛𝑛1 = 59.14 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

∅ = 0.90 

 

∅𝑉𝑉𝑀𝑀 = 53.23 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

∅𝑉𝑉𝑀𝑀 > 𝑉𝑉𝐹𝐹                   ∴ 𝑂𝑂𝐾𝐾. 

 

5.2 Columnas de los PRM. 
 

Columna compuesta rellena de hormigón, 450x600x15 
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Cuantía de acero de la sección compuesta = 1% 
 

As requerido = 45*60*0.01 = 27.0 cm2 
 

As real = 306.00 cm2 > 27.0 cm2  OK. 
 

Solicitaciones: 
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Pu= 480.64 ton 

 

Mu= 17.99 T-m 

 

Vu= 7.71 ton 

 
5.2.1 Capacidad a compresión. 
 

Inercia efectiva Ieff: 

 

Is: Momento de Inercia de la sección de acero de la sección compuesta.  

Isr: Momento de Inercia de la sección reforzada con acero de refuerzo de la sección 

compuesta.   

Ic: Momento de Inercia de la sección de concreto de la sección compuesta. 

 

Es: Módulo de elasticidad de la sección de acero. 

Ec: Módulo de elasticidad del concreto.  

 

𝐸𝐸𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓 = 𝐸𝐸𝑠𝑠𝐸𝐸𝑠𝑠 + 𝐸𝐸𝑠𝑠𝐸𝐸𝑠𝑠𝑠𝑠 + 𝐶𝐶3𝐸𝐸𝑐𝑐𝐸𝐸𝑐𝑐 
 

𝐶𝐶3 = 0.45 + 3 ∗ �
𝐴𝐴𝐴𝐴 + 𝐴𝐴𝐴𝐴𝑟𝑟

𝐴𝐴𝑚𝑚
� ≤ 0.90 
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𝐶𝐶3 = 0.45 + 3 ∗ �
𝐴𝐴𝐴𝐴 + 𝐴𝐴𝐴𝐴𝑟𝑟

𝐴𝐴𝑚𝑚
� = 0.45 + 3 ∗ �

306 + 0
2700

� = 0.79 ≤ 0.90 

 

𝐶𝐶3 = 0.79 

 

Isx = 161824.50 cm4 

Isy = 103707.00 cm4 

 

Icx= 648175.50 cm2 

Icy = 351918.00 cm2 

 

𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓𝐼𝐼 = 210858.21 cm4 

 

𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓𝑓𝑓 = 130329.18 𝑐𝑐𝑚𝑚4  

 

 
 

 
 

𝑃𝑃𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 𝐸𝐸𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓

𝐿𝐿𝑐𝑐2
 

 

Ac= 42.0cm * 57.0 cm = 2394.00 cm2 

Asr = 0 

As = 306.0 cm2 
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f’c = 210.00 kg/cm2. 

Lc = 342.0 cm 

 
𝑃𝑃𝑝𝑝 = 3520 ∗ 306 + 0.85 ∗ 210 ∗ (2394 + 0) = 1504.45 𝑘𝑘𝑚𝑚 

 

𝑃𝑃𝑀𝑀𝑜𝑜 = 1504.45 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

𝑃𝑃𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 2043000 ∗ 130329.18

3422
= 22467.65 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑃𝑃𝑀𝑀𝑜𝑜
𝑃𝑃𝑏𝑏

=
1504.45

22467.65
= 0.066 

 

𝑃𝑃𝑀𝑀 = 𝑃𝑃𝑀𝑀𝑜𝑜 ∗ �0.658
𝑃𝑃𝑛𝑛𝑃𝑃
𝑃𝑃𝑏𝑏 � = 1462.87 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
∅𝑃𝑃𝑀𝑀 = 0.75 ∗ 1462.87 = 1097.15 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 > 𝑃𝑃𝐹𝐹 

 
O.K. 

 

5.2.2 Capacidad a corte. 
 

Øv= 0.75 

 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.60 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝑡𝑡 ∗ 𝐶𝐶𝑛𝑛1 

 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.60 ∗ 3520 ∗ (60 ∗ 1.5) ∗ 2 ∗ 1 = 380.16 

 

∅𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.75 ∗ 380.16 = 213.84 > 𝑉𝑉𝐹𝐹 

 

OK. 
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5.2.3 Flexión. 
 
Para secciones compactas, Mn=Mp 
 

Øb= 0.90 
 

Mp= Zx*fy = 6385.50 * 3520.00 = 223.81 Ton-m 
 

∅𝑀𝑀𝑀𝑀 = 0.90 ∗ 223.81 = 201.44 > 𝑀𝑀𝐹𝐹  
 

OK. 
 
5.2.4 Flexocompresión. 
 

Existen varios métodos para chequear la flexocompresión en las columnas compuestas, 

los ejemplos de diseño del AISC recomiendan dos procedimientos para la obtención del 

diagrama de interacción de las columnas rellenas de hormigón. 

 

En este caso por facilidad se utiliza este método, el cual es más fácil y conservador: 

 

 
 
Pr/Mr: Carga última a compresión/flexión de la columna. 

Pc/Mc: Capacidad a compresión/flexión de la columna. 

 
𝑃𝑃𝑟𝑟
𝑃𝑃𝑐𝑐

=
480.64

1097.15
= 0.44 > 0.2 

 
𝑃𝑃𝑟𝑟
𝑃𝑃𝑐𝑐

+
8
9
�
𝑀𝑀𝑟𝑟𝐼𝐼
𝑀𝑀𝑐𝑐𝐼𝐼

+
𝑀𝑀𝑟𝑟𝑓𝑓
𝑀𝑀𝑐𝑐𝑓𝑓

� =
480.64

1097.15
+

8
9
�

17.99
201.44

+
9.16

171.67
� = 0.56 < 1.0                𝑂𝑂𝐾𝐾. 
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5.2.5 Transferencia de carga. 
 

Consideramos que la carga está aplicada a la sección de acero y la transferencia será 

por medio de conectores de cortante de 19mm tipo Nelson Stud. 

 

𝑉𝑉′𝑟𝑟 = Pr �1 −
𝐹𝐹𝑓𝑓𝐴𝐴𝐴𝐴
𝑃𝑃𝑀𝑀𝑜𝑜

� 

 

As= 306.00 cm2 

 

Pno= 1504.45 ton 

Pu=Pr= 480.64 ton 

 

𝑉𝑉′𝑟𝑟 = 480.64 ∗ 1000 �1 −
3520 ∗ 306

1504.45 ∗ 1000
� 

 
𝑉𝑉′𝑟𝑟 = 136.52 ton 

 
Resistencia de un conector de cortante tipo espárrago: 
 

𝑄𝑄𝑀𝑀𝑛𝑛 = 𝐹𝐹𝐹𝐹.𝐴𝐴𝐴𝐴𝑎𝑎 
 
Fu= 4600.00 kg/cm2. 
Asa= 2.84 cm2 

Øv=0.65 
 

Fuerza de transferencia: 

𝑅𝑅𝑐𝑐 = �∅𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛 

 
𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛 = 4600 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 ∗ 2.84𝑐𝑐𝑚𝑚2 = 13.06 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
Número de conectores requeridos: 

 
𝑉𝑉′𝑟𝑟
𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛

=
136.52

0.65 ∗ 13.06
≈ 16 

 

Se colocan 16 conectores en el alto (2B). 
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5.3 Diseño por capacidad de la conexión viga-columna. 
 

Para conformar los Pórticos Resistentes a Momento se establece una conexión 

pernada a momento viga columna, esta es una conexión rígida precalificada en 

Colombia  que constan  de una  columna tubular rellena de hormigón con una viga 

tipo I. 

 
 

La conexión que se presenta en este estudio está calificada como una conexión rígida 

para Pórticos Resistentes a Momentos con Alta Capacidad de Disipación de Energía. 

 

La finalidad del diseño de esta conexión es garantizar que las columnas tengan mayor 

capacidad que las vigas y que en todos los casos probables se presenten las rótulas 

plásticas en vigas y no en columnas, para cumplir con este requisito se debe 

considerar los cortantes y momentos probables en vigas que son trasmitidos a las 

columnas. 

 

5.3.1 Cálculo del momento plástico probable en vigas. 
 

El AISC 358-16 establece el momento probable de una viga en la rótula plástica con 

la siguiente ecuación: 

 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑟𝑟 = 𝐶𝐶𝑝𝑝𝑟𝑟.𝑅𝑅𝑓𝑓.𝐹𝐹𝑓𝑓.𝑍𝑍𝑏𝑏 
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Donde: 

 

Mpr= Máximo momento probable en la rótula plástica. 

 

Ry= Factor que relaciona la tensión de fluencia esperada con la mínima tensión de 

fluencia especificada de la viga. Este factor depende del tipo de acero a utilizar. 

 

 
 

Ze= Módulo Plástico efectivo de la sección en el lugar de la rótula plástica, cm4. 

 

Cpr= Factor que considera la resistencia máxima de la conexión, endurecimiento por 

deformación, restricción local, refuerzos adicionales y otras condiciones de la 

conexión. 

 

𝐶𝐶𝑝𝑝𝑟𝑟 =
𝐹𝐹𝑓𝑓 + 𝐹𝐹𝐹𝐹

2.𝐹𝐹𝑓𝑓
≤ 1.20 

 
Fy= Mínimo valor de tensión de fluencia del acero, kg/cm2. 

Fu= Tensión de ruptura del acero, kg/cm2. 
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5.3.2 Ubicación de las rótulas plásticas en vigas. 
 

La ubicación de las rótulas plásticas que se generan en la longitud libre de la viga 

representada con la expresión Sh, depende de cada conexión; según el AISC 358-16 

este valor se determina únicamente mediante ensayos de la conexión precalificada. 

 

 
Fuente: FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY. FEMA (2000). Recommended Seismic 
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings. FEMA 350. Federal Emergency Management 
Agency. SAC Joint Venture, Washinton, E.U. 
 

En el caso de la conexión analizada el valor de Sh se calcula con la siguiente 

expresión: 

 

𝑆𝑆ℎ = 𝑚𝑚𝑝𝑝𝑀𝑀 �
𝑑𝑑𝑏𝑏
2

 𝑜𝑜 3𝑏𝑏𝑓𝑓� 

 

Donde: 
 
dc = Ancho de la columna en el sentido paralelo de la conexión, (mm).  
 
db = Peralte total de la viga que conforma la conexión, (mm).  
 
tp = Espesor de la placa terminal, (mm).  
 
bf = Ancho del ala de la viga, (mm). 
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5.3.3 Cálculo de la fuerza cortante probable en rótulas plásticas de las vigas. 
 

La fuerza cortante probable se determina mediante métodos estáticos considerando 

las cargas verticales mayoradas y consiste en analizar un diagrama de cuerpo libre 

del tramo de la viga ubicado entre las rótulas plásticas. 

 

𝑉𝑉𝑝𝑝 =
2𝑀𝑀𝑝𝑝𝑟𝑟
𝐿𝐿ℎ

+
𝑊𝑊𝑢𝑢𝐿𝐿ℎ

2
 

 
Dónde: 

 

Mpr = Momento plástico máximo probable en la rótula plástica, (T-m). 

Lh = Distancia entre rótulas plásticas, (m). Ver Figura 6. 

W = Cargas verticales distribuidas en la viga con la combinación de carga 1.2D+0.5L. 
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Diagrama de cuerpo libre entre rótulas plásticas: 

 

 
Fuente: FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY. FEMA (2000). Recommended Seismic 
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings. FEMA 350. Federal Emergency Management 
Agency. SAC Joint Venture, Washinton, E.U. 
 

5.3.4 Demanda de resistencia en la sección crítica y cálculo del momento 
plástico probable en vigas. 

 

Se debe determinar las demandas de flexión y cortante de la sección crítica de los 

elementos que conforman la conexión con la finalidad de diseñar sus detalles como 

los son el tamaño de la soldadura, diámetro de los pernos, dimensión y espesor de la 

placa. 

 

𝑀𝑀𝑓𝑓 = 𝑀𝑀𝑝𝑝𝑠𝑠 + 𝑉𝑉𝑝𝑝𝑆𝑆ℎ 
 

Mpr = Momento plástico máximo probable, (T-m). 

 

Sh = Distancia entre la cara de la columna y la rótula plástica, (mm); calculado según 

tipo de conexión en estudio. 

 

Vp = Fuerza cortante al final de la viga, (Ton). 

 

Estas fuerzas se pueden calcular con un diagrama de cuerpo libre del tramo de viga 

entre la sección crítica (cara de la columna o eje de la columna) y la rótula plástica, 

esto lo detalla el FEMA-350, 2000, tal como se muestra en la siguiente Figura. 
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Fuente: FEDERAL EMERGENCY MANAGEMENT AGENCY. FEMA (2000). Recommended Seismic 
Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings. FEMA 350. Federal Emergency Management 
Agency. SAC Joint Venture, Washinton, E.U. 
 

𝑀𝑀𝑐𝑐 = 𝑀𝑀∗𝑝𝑝𝑏𝑏 = (1.1𝑅𝑅𝑓𝑓.𝐹𝐹𝑓𝑓𝑏𝑏.𝑍𝑍𝑏𝑏) + 𝑀𝑀𝐹𝐹𝑛𝑛 
 

𝑀𝑀𝐹𝐹𝑛𝑛 = 𝑉𝑉𝑝𝑝 ∗ �𝑆𝑆ℎ +
𝑑𝑑𝑐𝑐
2
� 

 
Dónde:  

 

Muv = Momento adicional en el eje de la columna debido a la amplificación por el 

cortante desde la rótula plástica hasta el eje de la columna. (T-m).  

 

Vp = Cortante en la rótula plástica, (ton).  

 

Sh = Distancia desde el eje de la columna a la rótula plástica, (cm) 

 

5.3.5 Cálculo del momento resistente nominal de la columna proyectado a los 
ejes de la intersección viga-columna.  

 

Se determina la capacidad de la columna a momento con la siguiente ecuación: 
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𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 = 𝑍𝑍𝑐𝑐 �𝐹𝐹𝑦𝑦𝑐𝑐 −
𝑃𝑃𝑢𝑢𝑐𝑐
𝐴𝐴𝐿𝐿
� 

 

𝑉𝑉𝑐𝑐 =
∑ �𝑀𝑀𝑝𝑝𝑠𝑠 + 𝑉𝑉𝑝𝑝 �𝑆𝑆ℎ + 𝑑𝑑𝑐𝑐

2 ��

𝐻𝐻
 

 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐
∗ = ��𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 + 𝑉𝑉𝑐𝑐 �

𝑑𝑑𝑏𝑏
2
�� 

 

Dónde:  
 

ΣM*pc = Suma de las proyecciones al eje de la viga, de la resistencia nominal a flexión 

de las columnas, (T-m).  

Mpc = Resistencia nominal a flexión de la columna, (T-m).  

H = Distancia medida entre los puntos de inflexión que se presenta en la columna 

(altura media), (m).  

dc = Peralte de la columna, medida desde los bordes de las aletas, (m). 

db = Peralte de la viga, medida desde los bordes de las aletas, (m). 
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5.3.6 Procedimiento de diseño de la conexión.  
 

Se considera la conexión más crítica para el análisis: 

 

• Columna metálica 450x600x12mm 
 

• Viga IPEA 400 

 
 

Longitud de la viga, Lb= 795.00 cm 

 

Acero en vigas y columnas, A572 Gr.50. 

 

Ry= 1.10 

Fy= 3520.00 kg/cm2. 

Zx, viga= 1085.49 cm3. 

Zx, columna (Eje fuerte)= 5405.86 cm3. 

 

Paso 1: Calcular Mpr, en la ubicación de las rótulas plásticas, Sh, de acuerdo al 

siguiente procedimiento. 

 

𝐶𝐶𝑝𝑝𝑟𝑟 =
𝐹𝐹𝑓𝑓 + 𝐹𝐹𝐹𝐹

2.𝐹𝐹𝑓𝑓
=

3520 + 4500
2 ∗ 3520.00

= 1.13 

 
𝑀𝑀𝑝𝑝𝑟𝑟 = 𝐶𝐶𝑝𝑝𝑟𝑟.𝑅𝑅𝑓𝑓.𝐹𝐹𝑓𝑓.𝑍𝑍𝑏𝑏 = 1.13 ∗ 1.1 ∗ 3520 ∗ 1085.49 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑟𝑟 = 47.49 𝑇𝑇.𝑚𝑚 
 
Paso 2: Seleccionar los valores preliminares para la geometría de la conexión (g, Pfi, 

Pfo, Pb, hi, etc. Ver la siguiente tabla: 
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Donde: 

 

Diámetro del perno= 25mm 

 

• bp= Ancho del ala perfil Viga más 25mm. 

• g = Distancia horizontal entre pernos, mínimo 3 veces el diámetro del perno, y 

con una separación mínima al borde de la placa de 1.5 veces el diámetro. 

g= 120mm 

• Pfo= 40mm 

• Pfi= 52mm 

 

La distancia libre mínima entre los pernos y las placas, es el diámetro del perno más 

13mm para pernos hasta de 25mm de diámetro y el diámetro del perno más 19mm 

para pernos de mayor diámetro. 
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𝑏𝑏𝑝𝑝 = 𝑏𝑏𝑓𝑓𝑏𝑏 + 25𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

𝑏𝑏𝑝𝑝 = 180 + 25 = 205𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

ℎ1 = 𝑑𝑑𝑏𝑏 − 1.5𝑡𝑡𝑓𝑓𝑏𝑏 − 𝑃𝑃𝑓𝑓𝑓𝑓 

 

ℎ1 = 400 − 1.5 ∗ 12 − 52 = 330𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

ℎ0 = 𝑑𝑑𝑏𝑏 −
𝑡𝑡𝑓𝑓𝑏𝑏
2

+ 𝑃𝑃𝑓𝑓0 

 

ℎ0 = 400 −
12
2

+ 40 = 434𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

Paso 3: Determinar la ubicación de las rótulas plásticas generadas en la longitud libre 

de la viga, la cual es representada por el parámetro Sh, distancia medida desde la 

cara de la columna tal como se muestra en los siguientes esquemas. 
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Fuente: URIBE VALLEJO, M. Calificación de una conexión rígida de una viga I y una columna tubular 
rellena de concreto bajo la acción de cargas dinámicas. Tesis de grado. Bogotá D.C.: Universidad 
Nacional de Colombia. 2008. 
 

𝑆𝑆ℎ = 𝑚𝑚𝑝𝑝𝑀𝑀 �
𝑑𝑑𝑏𝑏
2
𝑜𝑜 3𝑏𝑏𝑏𝑏𝑓𝑓� 

 

𝑆𝑆ℎ = 𝑚𝑚𝑝𝑝𝑀𝑀 �
400

2
𝑜𝑜 3 ∗ 180� = 𝑚𝑚𝑝𝑝𝑀𝑀(200 𝑜𝑜 540) 

 

𝑆𝑆ℎ = 200𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

Paso 4: Calcular Vp en la ubicación de la rótula plástica, Sh, de acuerdo al 

procedimiento de la sección 5.3.3. 

 

Lb= 795.00 cm 

Lh= 795 – 2*20 = 755.00 cm 

 

𝑉𝑉𝑝𝑝 =
2𝑀𝑀𝑝𝑝𝑟𝑟
𝐿𝐿ℎ

+
𝑊𝑊𝑢𝑢𝐿𝐿ℎ

2
 

 

𝑉𝑉𝑝𝑝 =
2 ∗ 47.79

7.55
+

2 ∗ 7.55
2

 

 
𝑉𝑉𝑝𝑝 = 20.21 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
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Paso 5: Calcular 𝑀𝑀𝑝𝑝𝑏𝑏
∗  y 𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐

∗  de acuerdo al procedimiento de la sección 5.3.4. y 5.3.5. 

(T-m). 

 

• 𝑀𝑀∗𝑝𝑝𝑏𝑏 = (1.1𝑅𝑅𝑓𝑓.𝐹𝐹𝑓𝑓𝑏𝑏.𝑍𝑍𝑏𝑏) + 𝑀𝑀𝐹𝐹𝑛𝑛 
 

dc= 60.00cm 
 

𝑀𝑀𝐹𝐹𝑛𝑛 = 𝑉𝑉𝑝𝑝 ∗ �𝑆𝑆ℎ +
𝑑𝑑𝑐𝑐
2
� = 20.21 ∗ �0.20 +

0.60
2
� 

 
𝑀𝑀𝐹𝐹𝑛𝑛 = 10.10 𝑇𝑇.𝑚𝑚 

 
𝑀𝑀∗𝑝𝑝𝑏𝑏 = (1.1 ∗ 1.1 ∗ 3520 ∗ 1085.49) + 10.10 

 
𝑀𝑀∗𝑝𝑝𝑏𝑏 = 56.33 𝑇𝑇.𝑚𝑚 

 
• 𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐

∗ = ∑ �𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 + 𝑉𝑉𝑐𝑐 �
𝑑𝑑𝑏𝑏
2
�� 

 
db= 40.00cm 

 

𝑉𝑉𝑐𝑐 =
∑ �𝑀𝑀𝑝𝑝𝑠𝑠 + 𝑉𝑉𝑝𝑝 �𝑆𝑆ℎ + 𝑑𝑑𝑐𝑐

2 ��

𝐻𝐻
 

 
H= 342.00 cm 

𝑉𝑉𝑐𝑐 =
(47.49 + 10.10) ∗ 2

3.42
 

 
𝑉𝑉𝑐𝑐 = 33.68 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 = 𝑍𝑍𝑐𝑐 �𝐹𝐹𝑦𝑦𝑐𝑐 −
𝑃𝑃𝑢𝑢𝑐𝑐
𝐴𝐴𝐿𝐿
� 

 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 = 5405.86 �3520 −
480.64 ∗ 1000

2700
� 

 
𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐 = 180.66 𝑇𝑇.𝑚𝑚 

 

𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐
∗ = 80.66 + 33.68 �

0.2
2
� 

 
𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐
∗ = 184.03 𝑇𝑇.𝑚𝑚 
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PASO 6: Realizar el planteamiento de columna fuerte -viga débil. 

 
∑𝑀𝑀𝑝𝑝𝑐𝑐𝑐𝑐

∗

∑𝑀𝑀𝑝𝑝𝑏𝑏
∗ ≥ 1 

 
184.03 ∗ 2
56.33 ∗ 2

= 3.27 ≥ 1 

 
OK. 

 

A partir del paso 7 se continúa con el diseño de la conexión tomando como referencia 

la conexión (BOLTED UNSTIFFENED END –PLATE MOMENT CONNECTIONS 

FOUR-BOLT), siguiendo los pasos propuestos en el capítulo 6 de las conexiones 

precalificadas AISC 358-10, para los elementos los cuales son: la Placa Extendida, 

los Pernos Pasantes y las Soldaduras. 

 

PASO 7: Calcular 𝑀𝑀𝑓𝑓 de acuerdo al procedimiento de la sección 5.3.4.. Ver la siguiente 

figura donde se muestra el diagrama de cuerpo libre de acuerdo a la conexión en 

estudio. (T-m). 

 

 
Fuente: URIBE VALLEJO, M. Calificación de una conexión rígida de una viga I y una columna tubular 
rellena de concreto bajo la acción de cargas dinámicas. Tesis de grado. Bogotá D.C.: Universidad 
Nacional de Colombia. 2008. 

𝑀𝑀𝑓𝑓 = 𝑀𝑀𝑝𝑝𝑠𝑠 + 𝑉𝑉𝑝𝑝𝑆𝑆ℎ 
𝑀𝑀𝑓𝑓 = 47.49 + 20.21 ∗ 0.20 = 51.53 𝑇𝑇.𝑚𝑚 
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PASO 8: Determinar el diámetro del perno requerido 𝑑𝑑𝑏𝑏𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏, utilizando la ecuación para 

four-bolt connections (4E y 4ES). 

 

𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = �
2𝑀𝑀𝑓𝑓

𝜋𝜋∅𝑛𝑛𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛(ℎ0 + ℎ1)
 

 
Dónde: 

 
𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛= Resistencia a la tensión nominal del perno de acuerdo a la especificación, 

8769.56 kg/cm2. 

 
∅𝑛𝑛= Factor de resistencia para el estado limite no dúctil, 0.90. 

 
ℎ1= Distancia desde la línea central del ala inferior de la viga a la línea central del 

primer perno, (mm). 

 
ℎ0= Distancia desde la línea central del ala inferior de la viga a la fila del perno exterior, 

(mm) 

 

 
Fuente: Citado por URIBE VALLEJO, M. Calificación de una conexión rígida de una viga I y una 
columna tubular rellena de concreto bajo la acción de cargas dinámicas. Tesis de grado. Bogotá D.C.: 
Universidad Nacional de Colombia. 2008. 
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Nota: Como en la investigación para la Calificación de una Conexión Rígida de una 

Viga I y una Columna Rellena de Concreto Bajo la Acción de Cargas Dinámicas (Uribe, 

2008), se emplearon espárragos pasantes de 460 mm de longitud, se propone trabajar 

con varillas roscadas de acero ASTM A-193 Grado B, equivalentes a A1554 Gr 105, 
para la fabricación de dichos espárragos, (Varillas Roscadas). 

 
Resistencias nominales a la tensión y al corte de pernos ASTM A-193 Grado B7. Sistema 

internacional. 

 

 
Fuente: URIBE VALLEJO, M. Calificación de una conexión rígida de una viga I y una columna tubular 
rellena de concreto bajo la acción de cargas dinámicas. Tesis de grado. Bogotá D.C.: Universidad 
Nacional de Colombia. 2008. 
 

𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = �
2 ∗ 51.53 ∗ 105

𝜋𝜋 ∗ 0.9 ∗ 8769.56 ∗ (43.4 + 33.0)
= 2.33𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

 

PASO 9: Seleccionar un diámetro del perno de prueba db, no menor al requerido en 

el paso 8. 

 

𝑑𝑑𝑏𝑏 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = 1" = 25.4𝑚𝑚𝑚𝑚 
 

PASO 10: Determinar el espesor de la placa extrema 𝑡𝑡𝑝𝑝 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 requerida. 

 

𝑡𝑡𝑝𝑝 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = �
1.11𝑀𝑀𝑓𝑓

∅𝑑𝑑𝐹𝐹𝑦𝑦𝑝𝑝𝑌𝑌𝑝𝑝
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Dónde:  
 
 
𝐹𝐹𝑦𝑦𝑝𝑝 = Tensión de Fluencia del Acero de la placa extrema, 3520.00 kg/cm2. 
 
𝑌𝑌𝑝𝑝= Parámetro de lineamiento para el rendimiento del mecanismo final de la placa 
extrema, especificado en la siguiente tabla, (mm). 
 

 
Yp= 306.30 cm 

 

∅𝑑𝑑= Factor de resistencia para el estado limite dúctil, 1.0 

 

𝑡𝑡𝑝𝑝 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = �1.11 ∗ 51.53 ∗ 105

1 ∗ 3520 ∗ 306.30
= 2.30𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

PASO 11: Selección de un grosor de la placa terminal, tp no inferior al calculado. 

 

𝑡𝑡𝑝𝑝 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 = 25𝑚𝑚𝑚𝑚 
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PASO 12: Calcular 𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢, que es la fuerza del ala de la viga. 

 

𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢 =
𝑀𝑀𝑓𝑓

𝑑𝑑𝑏𝑏 − 𝑡𝑡𝑓𝑓𝑏𝑏
 

 

 
Fuente: CARDOSO M. L, QUISHPE S. E. Diseño de conexiones precalificadas bajo AISC para pórticos 
resistentes a momento. Tesis de grado, Ingeniero Mecánico. Riobamba-Ecuador: Escuela Superior 
Politécnica de Chimborazo, Facultad de mecánica, 2014. 127 p. 
 

Dónde: 

 

db= Altura perfil viga, (cm). 

 

tbf= Espesor del ala perfil viga, (cm). 

 

𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢 =
51.53 ∗ 105

40 − 1.20
= 132.81 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

PASO 13: Verificar que la placa extrema no falle por fluencia o por corte: 

 
𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢
2

≤ ∅𝑑𝑑𝑅𝑅𝑛𝑛 = ∅𝑑𝑑(0.60)𝐹𝐹𝑦𝑦𝑝𝑝𝑏𝑏𝑝𝑝𝑡𝑡𝑝𝑝 

 

Dónde: 

 

∅𝑑𝑑 = Factor de resistencia para el estado limite dúctil igual a 1.0 
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bp = Es el espesor de la placa extrema (mm), esta debe ser asumida no mayor que el 

ancho del ala de la viga, más 25mm. 

 

Si el resultado de la ecuación anterior no cumple, se debe aumentar el espesor de la 

placa extrema o aumentar el límite de fluencia del material de la placa extrema. 

 
∅𝑑𝑑𝑅𝑅𝑛𝑛 = ∅𝑑𝑑(0.60)𝐹𝐹𝑦𝑦𝑝𝑝𝑏𝑏𝑝𝑝𝑡𝑡𝑝𝑝 

 
∅𝑑𝑑𝑅𝑅𝑛𝑛 = 1 ∗ 0.60 ∗ 3520 ∗ 20.5 ∗ 2.5 = 108.24 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢
2

= 66.41 ≤ 108.24 
 

𝑂𝑂.𝐾𝐾. 
 
PASO 14: Comprobar la ruptura por corte de la conexión de cuatro pernos sin rigidizar 

(4E). 

 
𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢
2

≤ ∅𝑑𝑑𝑅𝑅𝑛𝑛 = ∅𝑑𝑑(0.60)𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝𝐴𝐴𝑛𝑛 
 

𝐴𝐴𝑛𝑛 = 𝑡𝑡𝑝𝑝(𝑏𝑏𝑝𝑝 − 2(𝑑𝑑𝑏𝑏 + 3𝑚𝑚𝑚𝑚) 
 

Dónde: 

 

∅𝑑𝑑 = Factor de resistencia para el estado limite no dúctil igual a 0.90 

Fup = Tensión de ruptura del acero de la placa extrema, (kg/cm2). 

An = Área neta de la placa extrema, (mm2). 

db = Diámetro del perno, (mm). 

 

𝐴𝐴𝑛𝑛 = 25 ∗ (205 − 2(2.5 + 3𝑚𝑚𝑚𝑚) = 48.50 𝑐𝑐𝑚𝑚2 
 

∅𝑑𝑑𝑅𝑅𝑛𝑛 = 0.9 ∗ 0.60 ∗ 4500 ∗ 48.50 = 117.85 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

𝐹𝐹𝑓𝑓𝑢𝑢
2

= 66.41 ≤ 117.85 
 

𝑂𝑂.𝐾𝐾. 
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 Paso 15: Revisar la ruptura por cortante del perno en la zona de compresión del ala 

de la viga. 

 

𝑉𝑉𝑢𝑢 ≤ ∅𝑛𝑛𝑅𝑅𝑛𝑛 = ∅𝑛𝑛(𝑀𝑀𝑏𝑏)𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛𝐴𝐴𝑏𝑏 

 
𝐴𝐴𝑏𝑏 =

𝜋𝜋
4
𝑑𝑑𝑏𝑏2 

 

Dónde: 

 

∅𝑛𝑛 = Factor de resistencia para el estado limite no dúctil igual a 0.90 

 

nb = Número de pernos en el ala comprimida. 

 

: 4 pernos para las conexiones 4E y 4ES. 

: 8 pernos para las conexiones 8ES. 

 

Ab = Área bruta del perno, (mm2). 

 

Fnv = Esfuerzo nominal a corte del perno, 4639.71 kg/cm2. 

 
Vu = fuerza a corte en el extremo de la viga, (ton) dada por el paso 4. 

 

∅𝑛𝑛𝑅𝑅𝑛𝑛 = 0.90 ∗ 4 ∗ 4639.71 ∗ 4.91 = 82.01 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑉𝑉𝐹𝐹 = 20.21 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 ≤ 82.01 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑂𝑂.𝐾𝐾. 

 

PASO 16: Verificar el aplastamiento del perno y la falla por desgarre de la placa 

extrema y el ala de la columna; en el ala de la columna se aplica solo aplastamiento 

del perno. 

 

𝑉𝑉𝑢𝑢 ≤ ∅𝑛𝑛𝑅𝑅𝑛𝑛 = ∅𝑛𝑛(𝑀𝑀𝑓𝑓)𝑟𝑟𝑛𝑛𝑓𝑓 + ∅𝑛𝑛(𝑀𝑀𝑃𝑃)𝑟𝑟𝑛𝑛𝑃𝑃 
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Dónde: 

 

∅𝑛𝑛 = Factor de resistencia para el estado limite no dúctil igual a 0.90 

 

ni = Número de los pernos interiores. 

: 2 pernos para las conexiones 4E y 4ES 

: 4 pernos para las conexiones 8ES 

 

no = Número de pernos exteriores 

: 2 pernos para las conexiones 4E y 4ES 

: 4 pernos para las conexiones 8ES 

 

i. Para los pernos interiores: 

 

𝑟𝑟𝑛𝑛𝑓𝑓 = 1.2𝐿𝐿𝑐𝑐𝑓𝑓𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 < 2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 ;𝑝𝑝𝑎𝑎𝑟𝑟𝑎𝑎 𝑐𝑐𝑎𝑎𝑑𝑑𝑎𝑎 𝑝𝑝𝑏𝑏𝑟𝑟𝑀𝑀𝑜𝑜 𝑝𝑝𝑀𝑀𝑡𝑡𝑏𝑏𝑟𝑟𝑀𝑀𝑜𝑜. 
 

𝐿𝐿𝑐𝑐𝑓𝑓 = �𝑃𝑃𝑓𝑓𝑃𝑃 + 𝑃𝑃𝑓𝑓𝑓𝑓 + 𝑡𝑡𝑓𝑓𝑏𝑏� − (𝑑𝑑𝑏𝑏 + 3.2𝑚𝑚𝑚𝑚) 
 

ii. Para los pernos exteriores: 

 
𝑟𝑟𝑛𝑛𝑃𝑃 = 1.2𝐿𝐿𝑐𝑐𝑃𝑃𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 < 2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 ;𝑝𝑝𝑎𝑎𝑟𝑟𝑎𝑎 𝑐𝑐𝑎𝑎𝑑𝑑𝑎𝑎 𝑝𝑝𝑏𝑏𝑟𝑟𝑀𝑀𝑜𝑜 𝑏𝑏𝐼𝐼𝑡𝑡𝑏𝑏𝑟𝑟𝑝𝑝𝑜𝑜𝑟𝑟. 

 
𝐿𝐿𝑐𝑐𝑃𝑃 = 𝑑𝑑𝑏𝑏 − 0.5(𝑑𝑑𝑏𝑏 + 3.2𝑚𝑚𝑚𝑚) 

 

Dónde: 

 

Lc = Distancia en la dirección de la fuerza, entre el borde de un agujero y el borde del 

agujero adyacente. (mm) 

Fup = Tensión de ruptura del acero de la placa extrema o de la columna, 4500.00 

kg/cm2. 

db = diámetro del perno, 25mm. 

tp = espesor de la placa extrema o espesor del ala de la columna, 25mm. 

Fyb = Tensión de fluencia del acero de la viga, 3520.00 kg/cm2. 

Fyc = Tensión de fluencia del acero de la columna, 3520.00 kg/cm2. 

tfc = espesor del ala de la columna, 12mm. 
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Si la ecuación anterior no cumple, incrementar el espesor de la placa extremo. 

 

i. Para los pernos interiores: 

 

𝐿𝐿𝑐𝑐𝑓𝑓 = (40 + 52 + 12) − (25 + 3.2𝑚𝑚𝑚𝑚) = 75.80𝑚𝑚𝑚𝑚 
 

𝑟𝑟𝑛𝑛𝑓𝑓 = 1.2 ∗ 7.58 ∗ 2.5 ∗ 4500 = 102.33 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 = 2.4 ∗ 2.5 ∗ 2.5 ∗ 4500 ∗ 2 = 135.00 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

𝑟𝑟𝑛𝑛𝑓𝑓 < 2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 
 

O.K. 
 

ii. Para los pernos exteriores: 

 

𝐿𝐿𝑐𝑐𝑃𝑃 = 40𝑚𝑚𝑚𝑚 − 0.5(2.5 + 3.2𝑚𝑚𝑚𝑚) = 37.15𝑚𝑚𝑚𝑚 
 

𝑟𝑟𝑛𝑛𝑃𝑃 = 1.2 ∗ 3.715 ∗ 2.5 ∗ 4500 = 42862.50 
 

2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 = 2.4 ∗ 2.5 ∗ 2.5 ∗ 4500 ∗ 2 = 135.00 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

𝑟𝑟𝑛𝑛𝑓𝑓 < 2.4𝑑𝑑𝑏𝑏𝑡𝑡𝑝𝑝𝐹𝐹𝑢𝑢𝑝𝑝 
 

O.K. 
 

PASO 17: Verificación de la acción de esfuerzos combinados de tensión y corte en 

los pernos pasantes. Según la NSR-10 F.2.10.3.7 la resistencia de diseño a tensión 

de un perno sometido a una combinación de esfuerzos de tensión y cortante será 

determinada de acuerdo a los estados límites de rotura por tensión y por cortante, con 

base en: 

 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 𝐹𝐹′𝑛𝑛𝑛𝑛𝐴𝐴𝑏𝑏 

Dónde: 

 
𝐹𝐹′𝑛𝑛𝑛𝑛 = Resistencia nominal a tensión por unidad de área, modificada para incluir los 

efectos del esfuerzo cortante, (kg/cm2). 

 

∅ = 0.75 
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𝐹𝐹′𝑛𝑛𝑛𝑛 = 1.3𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛 −
𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛
∅𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛

𝑓𝑓𝑛𝑛 ≤ 𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛 

 

𝑅𝑅𝑢𝑢 = 𝑉𝑉𝑝𝑝 =
𝑉𝑉𝑢𝑢
𝑀𝑀

 
 

𝑓𝑓𝑛𝑛= Resistencia requerida a cortante por unidad de área, (kg/cm2). 

 

𝑓𝑓𝑛𝑛 =
𝑉𝑉𝑝𝑝
𝐴𝐴𝑏𝑏

 

 

𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛= Resistencia a la tensión nominal del perno. 8769.56 kg/cm2. 

𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛= Esfuerzo nominal a corte del perno. 4639.71 kg/cm2. 

𝐴𝐴𝑏𝑏= Área del perno, db=25mm, Ab=4.90cm2 

n = Número de pernos. 

 

𝑅𝑅𝑢𝑢 = 𝑉𝑉𝑝𝑝 =
20.21

8
= 2.53 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑓𝑓𝑛𝑛 =
2.53 ∗ 1000

4.90
= 516.33 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 

𝐹𝐹′𝑛𝑛𝑛𝑛 = 1.3 ∗ 8769.56 −
8769.56

0.75 ∗ 4639.71
∗ 516.33 = 10099.20 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 ≤ 𝐹𝐹𝑛𝑛𝑛𝑛 

 
𝐹𝐹′𝑛𝑛𝑛𝑛 = 8769.56 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

Se debe cumplir: 

𝑅𝑅𝑢𝑢 ≤ ∅𝑅𝑅𝑛𝑛 
 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 8769.56 ∗ 4.90 = 42.97 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛 = 32.23 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

2.53 ≤ 32.23 
 

O.K. 

 

5.4 Diseño de la sección de la columna 
 
PASO 1: Verificar el espesor por cortante en la zona de panel de la columna para el 

estado límite de fluencia por cortante según F.2.10.10.6 capitulo F de la NSR-10: 
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Entonces el cortante requerido en la zona de panel a partir del diagrama de cuerpo 

libre es: 

 

𝑅𝑅𝑢𝑢 =
∑𝑀𝑀𝑓𝑓

𝑑𝑑𝑏𝑏 − 𝑡𝑡𝑓𝑓𝑏𝑏
− 𝑉𝑉𝑐𝑐 

 

Donde Vc es la fuerza de corte (N) en la columna ubicada por encima del nudo: 

 

𝑉𝑉𝑐𝑐 =
∑𝑀𝑀𝑓𝑓

𝐻𝐻
 

 

Diagrama de Cuerpo Libre Zona de Panel: 

 
Se debe cumplir lo siguiente: 

 

𝑅𝑅𝑢𝑢 ≤ ∅𝑅𝑅𝑛𝑛 

Donde 𝑅𝑅𝑛𝑛 se calcula como se muestra a continuación, teniendo en cuenta que la 

columna es de sección cajón, con dos almas, se debe multiplicar por dos la resistencia 

de cada zona de panel. 
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• Para un Pu ≤ 0.75Py  
 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 2(0.6𝐹𝐹𝑦𝑦𝑑𝑑𝑐𝑐𝑡𝑡𝑝𝑝𝑝𝑝 �1 +
3𝑏𝑏𝑐𝑐𝑡𝑡𝑐𝑐2

𝑑𝑑𝑏𝑏𝑑𝑑𝑐𝑐𝑡𝑡𝑝𝑝𝑝𝑝
�) 

 

• Para un Pu > 0.75Py  
 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 2(0.6𝐹𝐹𝑦𝑦𝑑𝑑𝑐𝑐𝑡𝑡𝑝𝑝𝑝𝑝 �1 +
3𝑏𝑏𝑐𝑐𝑡𝑡𝑐𝑐2

𝑑𝑑𝑏𝑏𝑑𝑑𝑐𝑐𝑡𝑡𝑝𝑝𝑝𝑝
� �1.9 −

1.2𝑃𝑃𝑢𝑢
𝑃𝑃𝑦𝑦

�) 

 

Dónde: 

 

A = Área de la sección transversal de la columna, (mm2). 

∅ = Coeficiente de resistencia, 0.90. 

tc = Espesor del perfil columna, (mm). 

td = Espesor de la placa de enchape de la zona de panel, (mm). 

tpz = Espesor total de la zona de panel Incluye las placas de enchape. Si se requieren 

(tpz = tc+td). Si no se requieren tpz = tc, (mm). 

dc = Ancho de la columna en el sentido paralelo de la conexión, (mm). 

bc = Ancho de la columna en el sentido perpendicular de la conexión, (mm). 

db = Altura perfil viga, (mm). 

Fy = Resistencia especificada a la fluencia del acero en la zona de panel, (Kg/cm2). 

Pu = Resistencia requerida para la combinación 1.2D+0.5L, (Ton). 

Py = FyA, resistencia de la columna metálica a la fluencia bajo carga axial, (Ton). 

 

𝑉𝑉𝑐𝑐 =
51.53 ∗ 2

3.48
= 29.61 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑅𝑅𝑢𝑢 =
51.53 ∗ 2

0.40 − 0.012
− 29.51 = 236.10 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑃𝑃𝑦𝑦 = 3520 ∗ 246.24 = 866.76 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢 = 480.64 < 𝑃𝑃𝑓𝑓 
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No colocamos Placa de Enchape, td=0 
 

∴ 𝑅𝑅𝑛𝑛 = 2�0.6 ∗ 3520 ∗ 60 ∗ 1.2 �1 +
3 ∗ 45 ∗ 1.22

40 ∗ 60 ∗ 1.2
�� = 324.66 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑅𝑅𝑢𝑢 = 236.10 ≤ ∅𝑅𝑅𝑛𝑛 = 292.19 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
O.K. 

 

• El espesor individual de la columna y de las placas de enchape debe cumplir 

con el siguiente requisito: 

 

𝑡𝑡𝑐𝑐 ≥
𝑑𝑑𝑝𝑝 + 𝑡𝑡𝑝𝑝

90
=
𝑑𝑑𝑏𝑏 + 𝑑𝑑𝑐𝑐

90
 

 

Dónde: 

 

tc = Espesor de la columna, (mm). 

td = Espesor de la placa de enchape, (mm). 

dz = Altura de la zona de panel. Corresponde a db, (mm). 

wz = Ancho de la zona de panel. Corresponde a dc, (mm). 

 

Conexión de las placas de enchape en la zona de panel: Las placas de enchape se 

conectarán a la cara de la columna mediante soldadura de filete en los cuatro lados 

de la placa de enchape, en tal forma que desarrollen su resistencia de diseño al corte. 

 

𝑡𝑡𝑐𝑐 ≥
400 + 600

90
= 11.1𝑚𝑚𝑚𝑚 

 
12 > 11.1 𝑚𝑚𝑚𝑚 

 
O.K. 

 

Soldadura de filete: 
 
Se determina el tamaño mínimo de soldadura de filete según especifica la tabla 

F.2.10.2-4 (NSR-10); según el espesor de la parte más delgada a unir. Con este 
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tamaño de soldadura de filete se verifica si satisface la resistencia de diseño de 

soldadura para resistir como mínimo la resistencia al corte desarrollado en la placa de 

enchape. 

 

 
 

∅𝑤𝑤0.6𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐴𝐴𝑏𝑏𝑓𝑓𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 𝑓𝑓 = ∅0.60𝐹𝐹𝑦𝑦𝐴𝐴𝐿𝐿 

 

𝐴𝐴𝑏𝑏𝑓𝑓𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 𝑓𝑓 =
∅𝐹𝐹𝑦𝑦

∅𝑤𝑤𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸
𝐴𝐴𝐿𝐿 = 0.707𝑡𝑡𝑤𝑤𝑑𝑑𝑐𝑐 

 

Dónde:  
 
𝐴𝐴𝑏𝑏𝑓𝑓𝑠𝑠𝑏𝑏𝑏𝑏 𝑓𝑓 = Área efectiva requerida de soldadura de filete, (mm2). 

Ag = Área bruta de la doble placa. Corresponde a dctd, (mm2).  
 
∅ = Coeficiente de resistencia igual a 0.90.  
 
∅w = Coeficiente de resistencia igual a 0.75 (Tabla F.2.10.2-5, NSR-10)  
 

tw = Tamaño de soldadura de filete, (mm). 
 

𝑡𝑡𝑤𝑤 =
1.7𝐹𝐹𝑦𝑦𝑡𝑡𝑑𝑑
𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸

 

 

Hay que tener en cuenta el tamaño máximo de la soldadura de filete el cual debe ser: 
 

𝑡𝑡𝑤𝑤 = 𝑡𝑡𝑑𝑑           𝑝𝑝𝑎𝑎𝑟𝑟𝑎𝑎 𝑡𝑡𝑑𝑑 ≤ 6𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

𝑡𝑡𝑤𝑤 = 𝑡𝑡𝑑𝑑 − 2𝑚𝑚𝑚𝑚          𝑝𝑝𝑎𝑎𝑟𝑟𝑎𝑎 𝑡𝑡𝑑𝑑 > 6𝑚𝑚𝑚𝑚 
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Dónde: 

 

td = Espesor de la placa de enchape (mm). 
 

En el caso de que el tamaño de filete sea mayor que los dos máximos en las 

ecuaciones anteriores se deberán complementar con soldaduras de tapón. 

 

El filete calculado anteriormente se aplicaría en los cuatro lados de la placa de 

enchape. 
 

Soldadura de Tapón: 

∅𝑤𝑤0.6𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐴𝐴𝑛𝑛𝑎𝑎𝑝𝑝𝑃𝑃𝑛𝑛 = 𝑅𝑅𝑏𝑏𝐴𝐴𝑝𝑝𝐴𝐴𝑡𝑡𝑏𝑏𝑀𝑀𝑐𝑐𝑝𝑝𝑎𝑎 𝑓𝑓𝑎𝑎𝑙𝑙𝑡𝑡𝑎𝑎𝑀𝑀𝑡𝑡𝑏𝑏 

 

Dónde: 

𝐴𝐴𝑛𝑛𝑎𝑎𝑝𝑝𝑃𝑃𝑛𝑛 =
𝑅𝑅𝑏𝑏𝐴𝐴𝑝𝑝𝐴𝐴𝑡𝑡𝑏𝑏𝑀𝑀𝑐𝑐𝑝𝑝𝑎𝑎 𝑓𝑓𝑎𝑎𝑙𝑙𝑡𝑡𝑎𝑎𝑀𝑀𝑡𝑡𝑏𝑏

0.6∅𝑤𝑤𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸
 

 

Según el F.2.10.2.3.2 de la NSR-10 El diámetro de las soldaduras de tapón tiene las 

siguientes limitantes: 

 

𝐷𝐷𝑚𝑚𝑓𝑓𝑛𝑛 = 𝑡𝑡𝑑𝑑 + 8𝑚𝑚𝑚𝑚 

𝐷𝐷𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 = 𝐷𝐷𝑚𝑚𝑓𝑓𝑛𝑛+ 3𝑚𝑚𝑚𝑚 ó 2.25𝑡𝑡𝑑𝑑 

 

La distancia mínima entre centros de soldaduras de tapón será de cuatro veces el 

diámetro del agujero. 

 

Dónde: 

 

Atapon = Área efectiva de soldadura de tapón, (mm2). 

Ag = Área bruta de la doble placa. Corresponde a dbtd, (mm2). 

D = Diámetro del agujero para soldadura de tapón, (mm). 

td = Espesor de la placa de enchape de la zona de panel, (mm). 

∅w = Coeficiente de resistencia igual a 0.75 (Tabla F.2.10.2-5) 
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Diagrama de flujo diseño conexión Precalificada Rígida Viga I y una Columna 
Tubular Rellena De Concreto: 
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CAPÍTULO 6 
 

6 DISEÑO ESTRUCTURAL DE LOS PÓRTICOS ARRIOSTRADOS 
CONCÉNTRICAMENTE - PAC. 

 

6.1 Vigas de los PAC. 
 

Se diseña a las vigas que conforman los Pórticos Arriostrados Concéntricamente 

como simplemente apoyadas, esto con el objetivo de disminuir las solicitaciones a las 

columnas ya que con las riostras su solicitación es bastante considerable. 

 

El diseño de las vigas de los PAC con conexión simple (a corte) se lo realiza como 

sección compuesta siguiendo el mismo proceso del literal 4.4 de este documento en 

el cual se revisa su capacidad a flexión, corte, deflexiones y vibración del elemento, 

así como del panel. La viga diseñada en este literal 4.4 coincide con la viga que se 

tiene en el Pórtico Arriostrado Concéntricamente, la misma que es una viga IPEA 400, 

por lo que se omite la descripción del proceso nuevamente. 

 
6.2 Columnas de los PAC. 
 

Para el diseño de las columnas de los PAC se sigue el mismo procedimiento descrito 

en la sección 5.2 de columnas de los PRM, con la diferencia que en este caso se tiene 

que realizar la revisión que las columnas soporten las cargas axiales transmitidas por 

las riostras con su máxima capacidad axial. 

 

SECCIONES - PAC 
Columna 400x500x12mm 

Viga IPEA 400 
Riostra T 160x160x12mm 

 
Solicitaciones: 
 

Pu= 674.0 ton 
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Mu= 10.0 T-m 
 

Vu= 3.0 ton 
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6.2.1 Capacidad a compresión. 
 

Isx = 96545.75 cm4 

Isy = 68275.75 cm4 

 

f’c= 280.00 kg/cm2 

Lc = 342.00 cm 

As= 261.00 cm2 

 

Icx= 320120.92 cm2 

Icy = 198390.92 cm2 

 

𝐸𝐸𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓 = 𝐸𝐸𝑠𝑠𝐸𝐸𝑠𝑠 + 𝐸𝐸𝑠𝑠𝐸𝐸𝑠𝑠𝑠𝑠 + 𝐶𝐶3𝐸𝐸𝑐𝑐𝐸𝐸𝑐𝑐 

𝐶𝐶3 = 0.84 ≤ 0.90 

𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓𝐼𝐼 = 126331.78 cm4 

𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓𝑓𝑓 = 86735.27 𝑐𝑐𝑚𝑚4 

𝑃𝑃𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 𝐸𝐸𝐸𝐸𝑏𝑏𝑓𝑓𝑓𝑓

𝐿𝐿𝑐𝑐2
= 14952.42 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

𝑃𝑃𝑝𝑝 = 𝐹𝐹𝑦𝑦𝐴𝐴𝑠𝑠 + 𝐶𝐶2𝑓𝑓′𝑐𝑐 �𝐴𝐴𝑐𝑐 + 𝐴𝐴𝑠𝑠𝑠𝑠
𝐸𝐸𝑠𝑠
𝐸𝐸𝑐𝑐
� = 1332.60 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
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Secciones Compactas: Pno=Pp 

 
𝑃𝑃𝑀𝑀𝑜𝑜
𝑃𝑃𝑏𝑏

=≤ 2.25 

 

𝑃𝑃𝑛𝑛 = 𝑃𝑃𝑛𝑛𝑃𝑃(0.658
𝑃𝑃𝑛𝑛𝑛𝑛
𝑃𝑃𝑒𝑒 ) = 1283.80 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

∅𝑃𝑃𝑛𝑛 = 962.86 > 𝑃𝑃𝐹𝐹 

 

O.K. 

 
6.2.2 Capacidad a corte. 
 

Øv= 0.75 
 

𝑉𝑉𝑀𝑀 = 0.60 ∗ 𝐹𝐹𝑓𝑓 ∗ 𝐴𝐴𝑡𝑡 ∗ 𝐶𝐶𝑛𝑛1 
 

𝑉𝑉𝑛𝑛 = 0.60 ∗ 3520 ∗ (50.0 ∗ 1.5) ∗ 2 ∗ 1 = 316.80  
 

Ø= 0.75 
 

∅𝑉𝑉𝑛𝑛 = 237.60 > 𝑉𝑉𝐹𝐹  
 

OK. 
 

6.2.3 Flexión. 
 
Para secciones compactas, Mn=Mp 
 

Øb= 0.90 
 

𝑀𝑀𝑝𝑝 = 𝑍𝑍𝑚𝑚𝐹𝐹𝑦𝑦  
 

𝑀𝑀𝑝𝑝 = 4566.75 ∗ 3520 = 160.75 𝑇𝑇 −𝑚𝑚  
 

∅𝑀𝑀𝑝𝑝 = 144.67 > 𝑀𝑀𝐹𝐹 
 

OK. 
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6.2.4 Transferencia de carga. 
 
As= 261.00 cm2 
Pno= 1332.60 ton 

Pu= 674.00 ton 

 

𝑉𝑉′𝑟𝑟 = P𝑠𝑠 �1 −
𝐹𝐹𝑦𝑦𝐴𝐴𝑠𝑠
𝑃𝑃𝑛𝑛𝑃𝑃

� = 674 �1 −
3520 ∗ 261

1332.60 ∗ 1000
� 

 
𝑉𝑉′𝑟𝑟 = 209.33 ton 

 
Resistencia de un conector de cortante tipo espárrago: 
 

𝑄𝑄𝑀𝑀𝑛𝑛 = 𝐹𝐹𝐹𝐹.𝐴𝐴𝐴𝐴𝑎𝑎 
 
Fu= 4600.00 kg/cm2. 
Asa= 2.84 cm2 

Øv=0.65 
 

Fuerza de transferencia: 

𝑅𝑅𝑐𝑐 = �∅𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛 

 

𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛 = 4600 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 ∗ 2.84𝑐𝑐𝑚𝑚2 = 13.06 𝑡𝑡𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

Número de conectores requeridos: 
 

𝑉𝑉′𝑟𝑟
𝑄𝑄𝑛𝑛𝑛𝑛

=
209.33

0.65 ∗ 13.06
≈ 25 

 
Se colocan 25 conectores en el alto (2B). 

 

6.3 Riostras. 
 

Tubo 160x160x12 (La riostra cumple como sección de alta ductilidad) 

As= Área de la sección de acero, As= 71.04cm2 

Ix= Inercia de la sección, Ix= 2610.48 cm4 

rx= Radio de giro, rx=6.06 cm4 
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Lc= Longitud de la riostra, Lc=457.00 cm 

Ry= Factor de endurecimiento por fluencia, Ry=1 

 

 
 

 
Pu= 96.75 ton 

Tu= 65.24 ton 

 

6.3.1 Compresión/tensión. 
 

• Compresión. 
 

En base al AISC 360-16, se establece que la fuerza nominal a compresión debe ser 

determinada en base al estado límite de pandeo por flexión: 

 

𝑃𝑃𝑛𝑛 = 𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠𝐴𝐴𝑆𝑆 
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La tensión de pandeo por flezxión, Fcr, se determina de la siguiente manera: 

 

Si:  𝐿𝐿𝑐𝑐
𝑠𝑠
≤ 4.71�

𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑦𝑦

     ó      𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒
≤ 2.25 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒� 𝐹𝐹𝑦𝑦 

 

Si:  𝐿𝐿𝑐𝑐
𝑠𝑠

> 4.71�
𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑦𝑦

     ó      𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒

> 2.25 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = 0.877𝐹𝐹𝑏𝑏 
 

𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 𝐸𝐸

(𝐿𝐿𝑐𝑐/𝑟𝑟)2
 

 
Donde: 
 

Fe= Tensión crítica de pandeo elástico. 

Lc= Longitud libre del elemento. 

r= Radio de giro. 

 

𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 2043000
(457/6.06)2

= 3545.53 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

𝐿𝐿𝑐𝑐
𝑟𝑟

= 75.41 < 4.71�
𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑦𝑦

= 113.47 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
3520

  3545.53�3520 = 2323.15 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

𝑃𝑃𝑛𝑛 = 2323.15 ∗ 71.04 = 165.04 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

∅ = 0.90 

∅𝑃𝑃𝑛𝑛 = 148.53 > 𝑃𝑃𝑢𝑢 

O.K. 

 

• Tensión. 
𝑇𝑇𝑛𝑛 = 𝐴𝐴𝑠𝑠𝐹𝐹𝑦𝑦 

𝑇𝑇𝑛𝑛 = 71.04 ∗ 3520 = 250.07 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

∅ = 0.90 

∅𝑇𝑇𝑛𝑛 = 225.05 > 𝑇𝑇𝑢𝑢 

O.K. 
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6.4 Diseño de las columnas por capacidad. 
 

Tubo 160x160x12 

 

As= Área de la sección de acero, As= 71.04cm2 

Ix= Inercia de la sección, Ix= 2610.48 cm4 

rx= Radio de giro, rx=6.06 cm4 

Lc= Longitud de la riostra, Lc=457.00 cm 

Ry= Factor de endurecimiento por fluencia, Ry=1 

 

En base a la recomendación del AISC 341-16, en el capítulo F, se establece que la 

resistencia requerida de las columnas, las vigas y las conexiones de los Pórticos 

Arriostrados Concéntricamente debe basarse en las combinaciones de carga 

incluyendo la fuerza sísmica amplificada.  

 

Por tal motivo se realizan dos análisis para determinar la carga última transmitida a la 

columna. 

 

Caso a) Un análisis en el que se asumen que todas las riostras actúan con las fuerzas 

correspondientes a su resistencia esperada en compresión o en tensión. 

 

𝑃𝑃𝐸𝐸 = �𝑇𝑇𝑏𝑏 cos 𝜃𝜃 + �𝑃𝑃𝑏𝑏 cos 𝜃𝜃 = 𝐴𝐴𝑠𝑠𝐹𝐹𝑦𝑦 

 

Caso b) Un análisis en el cual se supone que las riostras a tensión actúan con las 

fuerzas correspondientes a su resistencia esperada y todas las riostras en compresión 

actúan con su resistencia esperada a post pandeo. 

 

𝑃𝑃𝐸𝐸 = �𝑇𝑇𝑏𝑏 cos 𝜃𝜃 + �0.3 𝑃𝑃𝑏𝑏 cos 𝜃𝜃 
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6.4.1 Resistencia esperada de los arriostramientos. 
 

• Capacidad a compresión y tracción de la riostra. 
 

𝑃𝑃𝑛𝑛 = min�1.14 .𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠  .𝐴𝐴𝑠𝑠 ;𝑅𝑅𝑦𝑦 . 𝐹𝐹𝑦𝑦 .𝐴𝐴𝑠𝑠� 
 

𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 =
𝐾𝐾. 𝐿𝐿𝑏𝑏𝑎𝑎
𝑟𝑟

≤ 200 
 

𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2.𝐸𝐸
𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚2

 

 

Si:  𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 ≤ 4.71�
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑦𝑦.𝐹𝐹𝑦𝑦
= 108.19 

 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒 �𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦 

 

Si:  𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 > 4.71�
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑦𝑦.𝐹𝐹𝑦𝑦
= 108.19   

 
𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = 0.877 𝐹𝐹𝑏𝑏 
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Donde: 
 
K= Factor de Longitud Efectiva, K=1 

 

Lba= Longitud libre de la riostra, Lba= 402.16cm 

 

r= Radio de giro. (En este caso siempre se usa el radio de giro menor, ya que tiene la 

misma longitud de arriostramiento en ambas direcciones. 

 

𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 =
1 ∗ 402.16

6.06
= 66.36 ≤ 200 

 
O.K. 

 

𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2.𝐸𝐸
𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚2

=
𝜋𝜋2. 2043000

66.362
= 4578.84 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒 �𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦 = 2717.83 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

∴ 

𝑃𝑃𝑛𝑛1 = 1.14 .𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 .𝐴𝐴𝑠𝑠 = 1.14 ∗ 2717.83 ∗ 71.04 = 220.10 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑃𝑃𝑛𝑛2 = 𝑅𝑅𝑦𝑦 .𝐹𝐹𝑦𝑦 .𝐴𝐴𝑠𝑠 = 1.1 ∗ 3520 ∗ 71.04 = 275.07 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
Resistencia a la compresión de la riostra: 
 

𝑃𝑃𝑛𝑛 = min(𝑃𝑃𝑛𝑛1 ;  𝑃𝑃𝑛𝑛2) = 220.10 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
Resistencia residual a la compresión de la riostra, post pandeo: 
 

𝑃𝑃𝑛𝑛 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑠𝑠 = 0.3 ∗ Pn =  66.03 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 
 
Resistencia a la tensión de la riostra: 

 
𝑃𝑃𝑛𝑛 = 𝑅𝑅𝑦𝑦 .𝐹𝐹𝑦𝑦  .𝐴𝐴𝑠𝑠 = 275.04 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
Θ= Ángulo entre la columna y la riostra, Θ= 41.53° 
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6.4.2 Compresión esperada en la columna. 
 

Caso a) 

 

En este caso, al tener las riostras la misma sección en todos los pisos, no existen 

fuerzas desbalanceadas en la intersección de éstas en la mitad del vano, únicamente 

actúan las cargas axiales en la intersección de las riostras con las columnas. 

 

En nuestro modelo se tienen 11 pisos con riostras en “X” como se muestra en la figura: 

 

Carga resultante en el último piso:   (𝑃𝑃𝑡𝑡−𝑃𝑃𝑛𝑛)
2

∗ cos 𝜃𝜃 = 20.58 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

Carga resultante en todos los pisos intermedios:   (𝑃𝑃𝑛𝑛 + 𝑃𝑃𝑛𝑛) ∗ cos𝜃𝜃 ∗ 5 = 1853.44 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
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𝑃𝑃𝑢𝑢 𝑠𝑠𝑓𝑓𝑃𝑃𝑠𝑠𝑛𝑛𝑠𝑠𝑎𝑎 = 1853.44 + 20.58 = 1874.02 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑃𝑃𝑢𝑢 (1.2𝐷𝐷+0.5𝐿𝐿) = 267.56 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
𝑷𝑷𝒖𝒖𝒖𝒖 𝒎𝒎á𝒙𝒙 = 𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐.𝟓𝟓𝟓𝟓 𝑻𝑻𝑻𝑻𝑻𝑻 

 
Caso b) 
 

En este caso, al tener las riostras la misma sección en todos los pisos, no existen 

fuerzas desbalanceadas en la intersección de éstas en la mitad del vano, únicamente 

actúan las cargas axiales en la intersección de las riostras con las columnas. 

 

Carga resultante en el último piso:   (𝑃𝑃𝑡𝑡−𝑃𝑃𝑛𝑛 𝑟𝑟𝑒𝑒𝑟𝑟)
2

∗ cos 𝜃𝜃 = 78.25 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

Carga resultante en todos los pisos intermedios:   (𝑃𝑃𝑛𝑛 𝑠𝑠𝑏𝑏𝑠𝑠 + 𝑃𝑃𝑛𝑛) ∗ cos 𝜃𝜃 ∗ 5 =

1276.75 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢 𝑠𝑠𝑓𝑓𝑃𝑃𝑠𝑠𝑛𝑛𝑠𝑠𝑎𝑎 = 1276.75 + 78.25 = 1355.02 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

𝑃𝑃𝑢𝑢 (1.2𝐷𝐷+0.5𝐿𝐿) = 267.56 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 𝑚𝑚á𝑚𝑚 = 1622.59 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

∴ 

𝑃𝑃𝑢𝑢 = 𝑚𝑚á𝐼𝐼(𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 𝑚𝑚á𝑚𝑚 ;𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 𝑚𝑚á𝑚𝑚) 

𝑷𝑷𝒖𝒖 = 𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐𝟐.𝟓𝟓𝟓𝟓 𝑻𝑻𝑻𝑻𝑻𝑻 
∅𝑃𝑃𝑛𝑛 = 962.86 < 𝑃𝑃𝐹𝐹 

 

NO CUMPLE LA SECCIÓN DE COLUMNA. 
 
Para el cumplimiento del diseño de columnas de los PAC, se aumentó la sección de 

columnas de estos pórticos a 450x800x20mm y la riostra se la disminuyó a una 

sección de 150x150x10mm. 

 

Todos los diseños revisados en los capítulos anteriores cumplen los requisitos de 

resistencia con la nueva sección de columnas y riostras en los PAC. 
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En el siguiente recuadro se puede evidenciar el cumplimiento por resistencia y 

capacidad de riostras y columnas. 
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6.5 Placas Gusset. 
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6.5.1 Fuerza de diseño a tracción: 

 
 

𝑃𝑃𝑛𝑛_𝑛𝑛𝑠𝑠𝑎𝑎𝑐𝑐 = 216.83 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

6.5.2 Fuerza de diseño a compresión: 
 

 
 

𝑃𝑃𝑛𝑛𝑐𝑐𝑛𝑛𝑐𝑐𝑐𝑐 = 166.37 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

Longitud mínima de desarrollo de la riostra en la placa gusset. 
 

𝑇𝑇𝑢𝑢 = ∅ ∗ 0.60 ∗ 𝐹𝐹𝑢𝑢 ∗ 4 ∗ 𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛 
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𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛 = 4 ∗ 𝑙𝑙 ∗ 𝑡𝑡𝑝𝑝  
 

𝐿𝐿𝑑𝑑 𝑚𝑚𝑓𝑓𝑛𝑛 =
𝑇𝑇𝑢𝑢

∅ 0.60 𝐹𝐹𝑢𝑢 𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛
 

 

En esta ecuación Anv es tomada como el área de la sección transversal de las cuatro 

paredes de la riostra de espesor t, Anv=4lt, por lo tanto: 

 

Dónde: 

 

Fu= Esfuerzo último del material, 4500.00 kg/cm2 

Anv= Área del traslapo. 

tp= Espesor de la Riostra, 10mm 

𝐿𝐿𝑑𝑑 𝑚𝑚𝑓𝑓𝑛𝑛 =
𝑇𝑇𝑢𝑢

∅ 0.60 𝐹𝐹𝑢𝑢 4𝑡𝑡𝑝𝑝 
=

216.83 ∗ 103

0.75 ∗  0.60 ∗ 4500 ∗ 4 ∗ 1
 

 
𝐿𝐿𝑑𝑑 𝑚𝑚𝑓𝑓𝑛𝑛 = 26.77𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
6.5.3 Tamaño de la soldadura. 
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F Exx= Resistencia a la tensión del electrodo usado, E7018= 4900.00 kg/cm2 
 

𝑃𝑃𝑢𝑢 = ∅ 0.60 𝐹𝐹𝐸𝐸𝑚𝑚𝑚𝑚 𝑡𝑡𝑤𝑤 𝐿𝐿𝑤𝑤  
 

W= Ancho de la soldadura, 10mm 

tw= 0.707 W 

4 cordones de soldadura: 

𝐿𝐿𝑤𝑤 =
𝑃𝑃𝑢𝑢

4 ∅ 0.60 𝐹𝐹𝐸𝐸𝑚𝑚𝑚𝑚 𝑡𝑡𝑤𝑤 
 

 

𝐿𝐿𝑤𝑤 =
166.37 ∗ 103

4 ∗ 0.75 ∗ 0.60 ∗ 4900 ∗ 0.707 ∗ 1.0
= 26.68 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
Ld colocado = 30cm 

 
6.5.4 Espesor de la cartela – fluencia a tensión de la placa nodo. 
 

𝑇𝑇𝑢𝑢 = ∅ 𝐹𝐹𝑦𝑦 𝐴𝐴𝐿𝐿  
 

 
 

Ag= Área de la sección de Whitmore (SW), Ag= Wp*tpw 
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Wp= Longitud de la Sección de Whitmore, Wp=60.0cm 
 

𝑡𝑡𝑝𝑝𝑤𝑤 =
𝑇𝑇𝑢𝑢 

∅ 𝐹𝐹𝑦𝑦 𝑊𝑊𝑝𝑝 
 

 

𝑡𝑡𝑝𝑝𝑤𝑤 ==
216.83 ∗ 103

0.9 ∗ 3520 ∗ 60
= 1.14 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
𝑡𝑡𝑝𝑝𝑤𝑤 𝑐𝑐𝑜𝑜𝑙𝑙𝑜𝑜𝑐𝑐𝑎𝑎𝑑𝑑𝑜𝑜 = 15𝑚𝑚𝑚𝑚 

 
6.5.5 Resistencia al desgarramiento del bloque – revisión bloque de cortante. 
 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 0.60 𝐹𝐹𝑢𝑢 𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛 +  𝑈𝑈𝑏𝑏𝑠𝑠 𝐹𝐹𝑢𝑢 𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛 ≤ 0.6 𝐹𝐹𝑦𝑦 𝐴𝐴𝐿𝐿𝑛𝑛 +  𝑈𝑈𝑏𝑏𝑠𝑠 𝐹𝐹𝑢𝑢 𝐴𝐴𝑛𝑛𝑛𝑛  
 

∅ = 0.75 
Donde: 
 

 𝑈𝑈𝑏𝑏𝑠𝑠 = 1 
 

Ubs= 1.0 si la tensión de Tracción es Uniforme. 

Ubs= 0.5 si la tensión de Tracción no es Uniforme. 

 

Agv= Área bruta solicitada a corte, cm2.  

      Agv= 2*Ld*tpw= 90cm2. 

 

Ant= Área neta solicitada a tracción, cm2 

      Ant= b_riostra*tpw= 22.50cm2. 

 

Anv= Área neta solicitada a corte, cm2 

      Anv= Agv= 90.00cm2. 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛 = (0.75 ∗ 0.60 ∗ 4500 ∗ 90 + 1 ∗ 4500 ∗ 22.50 ; 0.6 ∗ 3520 ∗ 90 + 1 ∗ 4500 ∗ 22.50 ) 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛 = 291.33 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 > 𝑇𝑇𝐹𝐹 = 216.83 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

O.K. 

 
6.5.6 Esfuerzo de fluencia de la sección de whitmore. 
 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 𝐹𝐹𝑦𝑦 𝐴𝐴𝑆𝑆𝑆𝑆  
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Asw= Área de la sección de Whitmore, Asw= tpw*Wp 

 

∅ = 0.90 

𝑅𝑅𝑛𝑛 = 3520 ∗ 1.5 ∗ 60 = 316.80 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛 = 285.12 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 > 𝑇𝑇𝐹𝐹 

O.K. 

 
 

6.5.7 Pandeo por flexocompresión en la sección de whitmore. 
 

𝑡𝑡β = 1.5 .�
𝐹𝐹𝑦𝑦.𝐶𝐶𝑝𝑝𝑎𝑎𝑛𝑛𝑑𝑑𝑏𝑏𝑃𝑃3

𝐸𝐸 . 𝐿𝐿𝑝𝑝𝑎𝑎𝑛𝑛𝑑𝑑𝑏𝑏𝑃𝑃
 

Lpandeo= 42.0 cm 
 
Cpandeo= 40.0 cm 

 
 

𝑡𝑡β = 1.5 .�
3520 ∗ 403

2043000 . 42
= 24.30𝑚𝑚𝑚𝑚 

 
Se aumenta el espesor de la placa Gusset, tpw=25mm 

 
∅𝑃𝑃n = ∅ .𝐹𝐹cr .𝐴𝐴w 

 
∅ = 0.90 

 

𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 =
𝐾𝐾. 𝐿𝐿𝑝𝑝𝑎𝑎𝑛𝑛𝑑𝑑𝑏𝑏𝑃𝑃

𝑟𝑟
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𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 𝐸𝐸

(𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚)2 

 

Si:  𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 ≤ 4.71�
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑦𝑦.𝐹𝐹𝑦𝑦
= 108.19 

 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦
𝐹𝐹𝑒𝑒 �𝑅𝑅𝑦𝑦𝐹𝐹𝑦𝑦 

 

Si:  𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 > 4.71�
𝐸𝐸

𝑅𝑅𝑦𝑦.𝐹𝐹𝑦𝑦
= 108.19   

 
𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = 0.877 𝐹𝐹𝑏𝑏 

 
Donde: 
 

Aw= Área efectiva de la sección de Whitmore, Aw= Wp*tpw. 

 

K= Factor de longitud efectiva de la plancha nodo, considerando que el pandeo se 

produce fuera del plano, K=0.65 

 

r= Radio de giro de la plancha nodo, 𝑟𝑟 = 𝑛𝑛𝑐𝑐𝑝𝑝
√12

= 0.72𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

𝐸𝐸𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 =
0.65 ∗ 42

0.72
= 37.90 

 

𝐹𝐹𝑏𝑏 =
𝜋𝜋2 ∗ 2043000

(37.92)2 = 14037.50 

 

𝐹𝐹𝑐𝑐𝑠𝑠 = �0.658
1.1∗3520
 14037.50� ∗ 1.1 ∗ 3520 = 3449.82 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 
∅𝑃𝑃n = 0.90 ∗ 3449.82 ∗ (60 ∗ 2.5) = 465.73 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
∅𝑃𝑃n > 𝑃𝑃u 

 
O.K. 
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6.5.8 Esbeltez límite de los bordes de la sección de whitmore. 
 

En el caso de las planchas nodo (placas gusset) con bordes libres, el pandeo de los 

mismos es una falla indeseada. Para prevenirlo, en el detallado se debe limitar la 

longitud del borde libre (Le). 

 

𝜆𝜆𝑠𝑠 = 0.75 .�
𝐸𝐸
𝐹𝐹𝑦𝑦

= 18.07 

 
𝐿𝐿𝑏𝑏 𝑚𝑚𝑎𝑎𝑚𝑚 = 𝑡𝑡𝑝𝑝𝑤𝑤 . 𝜆𝜆𝑠𝑠  = 2.5 ∗ 18.07 = 45.17𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

 
 
Lb1= 40.0cm < Le_max 
Lb2= 41.0cm < Le_max 

O.K. 
 

6.5.9 Área neta efectiva de la riostra – rotura del tubo. 
 

∅𝑅𝑅n = ∅ .𝐴𝐴𝑏𝑏 .𝐹𝐹u  

∅ = 0.75 

Ld= 30cm 
Tu= 216.83 Ton 
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U= 1 
 
An= Área neta de la sección menos el corte para la placa Gusset,  

 
An= As_riost - (2*t_riost * tpw) 
 
An= 56.0 – 2*1.0*2.5 = 51.0 cm2 

 
Ae= Área efectiva de la sección.  

 
Ae= U * An= 51.0 cm2 
 

Tu= 216.83 Ton 
 

∅𝑅𝑅n = 0.75 ∗ 51.0 ∗ 4500 = 172.13 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 
 

∅𝑅𝑅n ≤ 𝑇𝑇𝐹𝐹 
 

COLOCAR PLACA DE REFUERZO 
 

Área de refuerzo requerida: 

 

𝐴𝐴𝑠𝑠𝑏𝑏𝑓𝑓 =
𝑇𝑇𝑢𝑢 − ∅𝑅𝑅n
0.75 .  𝐹𝐹u

= 13.25 𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 

Se colocan 2 Placas de 100x8mm, una a cada lado de la Riostra 

 

𝐴𝐴𝑠𝑠𝑏𝑏𝑓𝑓,𝑐𝑐𝑃𝑃𝑐𝑐𝑃𝑃𝑐𝑐𝑎𝑎𝑑𝑑𝑃𝑃 = 16.00 𝑐𝑐𝑚𝑚2 

O.K. 

 

Soldadura en la placa Refuerzo: 

 

𝑅𝑅n =  𝑅𝑅𝑦𝑦 .𝐹𝐹y .𝐴𝐴𝑠𝑠𝑏𝑏𝑓𝑓  
 

𝑅𝑅n = 1.1 ∗ 3520 ∗ 16 = 61.95 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀  
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Si tw= 8mm 

W=tw/0.707= 11.32 

 

∅𝑅𝑅n =  ∅ .  0.60 𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸 . 𝑡𝑡w . 𝐿𝐿𝑤𝑤𝑛𝑛   
 

 𝐿𝐿𝑤𝑤𝑛𝑛 =
 𝑅𝑅n

  ∅ . 0.60 𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸 . 𝑡𝑡w
 

 

𝐿𝐿𝑤𝑤𝑛𝑛 =
 61.94 ∗ 103

0.75 ∗ 0.60 ∗ 4900 ∗ 0.8
= 35.11 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
𝐿𝐿𝑤𝑤𝑛𝑛_𝑐𝑐𝑃𝑃𝑐𝑐𝑃𝑃𝑐𝑐𝑎𝑎𝑑𝑑𝑃𝑃 = 40.00 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
𝐿𝐿𝑃𝑃𝑐𝑐𝑎𝑎𝑐𝑐𝑎𝑎_𝑠𝑠𝑏𝑏𝑓𝑓𝑢𝑢𝑏𝑏𝑠𝑠𝑝𝑝𝑃𝑃 = 20.00 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 
6.5.10 Distribución de fuerzas en la viga y columna por la placa nodo. método 

de la fuerza uniforme 

 
 

GEOMETRÍA DE LA CONEXIÓN 
ec = 40.00 cm 
eb = 20.00 cm 
Lpn = 74.00 cm 
Lx = 40.00 cm 
Ly = 72.00 cm 
tpw = 25.00 mm 
α = = 20.00 cm 
β = = 36.00 mm 
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𝑟𝑟 = �(𝛼𝛼 + 𝑏𝑏𝑐𝑐)2 + (𝛽𝛽 + 𝑏𝑏𝑏𝑏)2 = 82.07 𝑐𝑐𝑚𝑚 
 

𝑇𝑇𝑢𝑢 = 216.83 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

• Cálculo de las fuerzas en la interfaz de la plancha Nodo: 

 

𝐻𝐻𝑢𝑢𝑐𝑐 =
𝑏𝑏𝑐𝑐
𝑟𝑟

.𝑇𝑇𝑢𝑢 = 105.68 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑉𝑉𝑢𝑢𝑐𝑐 =
β
𝑟𝑟

.𝑇𝑇𝑢𝑢 = 95.11 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 
 

𝐻𝐻𝑢𝑢𝑏𝑏 =
𝛼𝛼
𝑟𝑟

.𝑇𝑇𝑢𝑢 = 52.84 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

𝑉𝑉𝑢𝑢𝑏𝑏 =
𝑏𝑏𝑏𝑏
𝑟𝑟

.𝑇𝑇𝑢𝑢 = 52.84 𝑐𝑐𝑚𝑚 

 

• Soldadura en la conexión Viga – Placa Gusset y Columna – Placa 

Gusset. 

 

 
 

Fuerza en soldadura en conexión placa nodo – columna: 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢𝑐𝑐 = �𝐻𝐻𝑢𝑢𝑐𝑐2 + 𝑉𝑉𝑢𝑢𝑐𝑐2 = 142.17 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

Ángulo con respecto al cordón de la soldadura de la Fuerza en soldadura en conexión 

placa nodo – columna: 
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𝜃𝜃𝑐𝑐 = atan �
𝐻𝐻𝑢𝑢𝑐𝑐
𝑉𝑉𝑢𝑢𝑐𝑐

� = 48.01° 

 

Fuerza en soldadura en conexión placa nodo – viga: 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 = �𝐻𝐻𝑢𝑢𝑏𝑏2 + 𝑉𝑉𝑢𝑢𝑏𝑏2 = 74.73 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

Ángulo con respecto al cordón de la soldadura de la Fuerza en soldadura en conexión 

placa nodo – viga: 

 

𝜃𝜃𝑏𝑏 = atan �
𝑉𝑉𝑢𝑢𝑏𝑏
𝐻𝐻𝑢𝑢𝑏𝑏

� = 45° 

 

Esfuerzo cortante minorado de diseño de la soldadura, Fw: 

 

∅𝐹𝐹𝑤𝑤 = ∅ .  0.60 .𝐹𝐹𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸  

 

∅ = 0.75 
 

∅𝐹𝐹𝑤𝑤 = 0.75 ∗ 0.60 ∗ 4900 = 2205.00 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 

 

Esfuerzo cortante minorado, afectado por el ángulo 𝜃𝜃𝑐𝑐 para el diseño de la soldadura: 

 

∅𝐹𝐹𝑤𝑤𝑛𝑛𝑐𝑐 = ∅𝐹𝐹𝑤𝑤 . (1 + 0.5 . (sin𝜃𝜃𝑐𝑐)1.5) = 2911.51 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 
 
Esfuerzo cortante minorado, afectado por el ángulo 𝜃𝜃𝑏𝑏 para el diseño de la soldadura: 

 
𝐹𝐹𝑤𝑤𝑛𝑛𝑏𝑏 = ∅𝐹𝐹𝑤𝑤. (1 + 0.5 . (sin𝜃𝜃𝑏𝑏)1.5) = 2860.55 𝑘𝑘𝑚𝑚/𝑐𝑐𝑚𝑚2 

 
Espesor de la soldadura en viga, a ambos lados de la placa nodo: 
 

𝐷𝐷𝑤𝑤𝑏𝑏= 8mm (Asumido) 

 

Espesor de la soldadura en columna, a ambos lados de la placa nodo: 
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𝐷𝐷𝑤𝑤𝑐𝑐= 8mm (Asumido) 

 

Longitud de la soldadura en columna: 
 

𝐿𝐿𝑤𝑤𝑐𝑐 = 𝐿𝐿𝑦𝑦 − 50𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

𝐿𝐿𝑤𝑤𝑐𝑐 = 720 − 50𝑚𝑚𝑚𝑚 = 670𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

 

Longitud de la soldadura en viga: 
 

𝐿𝐿𝑤𝑤𝑏𝑏 = 𝐿𝐿𝑚𝑚 − 50𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

𝐿𝐿𝑤𝑤𝑏𝑏 = 400 − 50𝑚𝑚𝑚𝑚 = 350𝑚𝑚𝑚𝑚 

 

Factor de reducción para la longitud de la soldadura: 

 

Si, 𝐿𝐿𝑝𝑝𝑐𝑐
𝐷𝐷𝑝𝑝𝑐𝑐

< 100                           ∴ 𝛽𝛽 = 1 

 

Si, 𝐿𝐿𝑝𝑝𝑐𝑐
𝐷𝐷𝑝𝑝𝑐𝑐

≥ 100                  ∴ 𝛽𝛽 = 1.2 − 0.002 . 𝐿𝐿𝑝𝑝𝑐𝑐
𝐷𝐷𝑝𝑝𝑐𝑐

 

 
𝐿𝐿𝑤𝑤𝑐𝑐
𝐷𝐷𝑤𝑤𝑐𝑐

= 83.75  ;   
𝐿𝐿𝑤𝑤𝑏𝑏
𝐷𝐷𝑤𝑤𝑏𝑏

= 4.38          ∴ 𝛽𝛽𝑐𝑐 = 𝛽𝛽𝑏𝑏 = 1 

 

Resistencia de la soldadura en columna: 

 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛𝑐𝑐 =
2 .∅𝐹𝐹𝑤𝑤𝑛𝑛𝑐𝑐  . 𝐿𝐿𝑤𝑤𝑐𝑐 .𝐷𝐷𝑤𝑤𝑐𝑐  .𝛽𝛽𝑐𝑐 

√2
= 220.70 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢𝑐𝑐 = 142.17 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛𝑐𝑐 > 𝑃𝑃𝑢𝑢𝑐𝑐 

 

O.K. 
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Resistencia de la soldadura en viga: 

 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛𝑐𝑐 =
2 .∅𝐹𝐹𝑤𝑤𝑛𝑛𝑏𝑏 . 𝐿𝐿𝑤𝑤𝑏𝑏 .𝐷𝐷𝑤𝑤𝑏𝑏 .𝛽𝛽𝑏𝑏 

√2
= 113.27 𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 = 74.73𝑇𝑇𝑜𝑜𝑀𝑀 

 

∅𝑅𝑅𝑛𝑛𝑐𝑐 > 𝑃𝑃𝑢𝑢𝑏𝑏 

 

O.K. 
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CAPÍTULO 7 
 

7 DISEÑO ESTRUCTURAL MUROS DE CORTE DE HORMIGÓN ARMADO. 
 

Para el diseño de los muros de hormigón armado en cuánto al acero de refuerzo 

vertical y horizontal, así como el diseño de los cabezales, se consideró el Capítulo 18 

del ACI 318-14. 

 

7.1 Diseño longitudinal y transversal de los muros de corte. 
 

Debido a que este documento está orientado al diseño de los elementos estructurales 

de acero, a continuación, se colocan únicamente los gráficos de los resultados 

obtenidos para el diseño de un muro. 

 

Asignación de Piers: 
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CAPÍTULO 8 
 

8 CONCLUSIONES 
 

 Mediante un análisis modal espectral lineal, se logró diseñar toda la 
estructura metálica del proyecto en base a la Norma Ecuatoriana de la 
Construcción NEC 2015 y tomando en cuenta las recomendaciones de 
diseño del ASCE 7-16 
 

 El cortante basal obtenido por el método dinámico utilizado para el diseño 
del presente proyecto se lo igualó al 100% del valor del cortante basal 
estático como lo recomienda el ASCE 7-16, se podría también realizar el 
análisis con la recomendación de la NEC 2015 que especifica que el cortante 
basal dinámico debe ser por lo menos el 85% del estático y de esta manera 
disminuir las fuerzas sísmicas cumpliendo la normativa local. 

 

 Se revisó que la estructura tenga un buen comportamiento global con la 
finalidad de evitar torsiones no deseadas que compliquen el diseño, para 
este chequeo se pudo comprobar que la participación modal de la estructura 
sea más del 90% en los modos principales (modos traslacionales). 

 

 Se utilizó un coeficiente de irregularidad en planta de 0.90 para aumentar el 
cortante basal debido a la irregularidad torsional que presenta el edificio, 
también se utilizó un coeficiente de redundancia de 1.30 para el diseño de 
los elementos estructurales como lo recomienda el ASCE 7-16. 

 

 El uso de Pórticos Arriostrados Concéntricamente fueron de mucha ayuda 
ya que proveen una adecuada rigidez lateral al edificio sin modificar en gran 
medida el centro de masas de la estructura, no así con el uso de muros de 
corte que en algunos casos hacen que la estructura presente irregularidad 
torsional. 

 

 Se diseñaron todas las secciones que soportan la piscina de la misma forma 
que los otros elementos de la estructura, con la particularidad que la carga 
muerta a soportar es mucho mayor; en el análisis se pudo concluir que la 
masa que aporta la piscina es mínima comparada con toda la masa de la 
losa, por tal motivo no amerita desde este punto de vista un análisis 
adicional.  
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