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RESUMEN 

El correcto análisis y diseño sismorresistente de estructuras de acero es clave para 

que estas se comporten adecuadamente bajo la acción de cargas estáticas y dinámicas, 

especialmente en zonas de alto peligro sísmico como lo es el Ecuador. De modo que, en el 

siguiente trabajo se presenta una serie de pasos breves para realizar el análisis y diseño de 

estructuras de acero con conexiones Bolted Flange Plate, conforme a las especificaciones 

de las normas AISC y NEC-15.  

En este caso, se complementa el proceso teórico con el diseño del edificio Turín, 

una estructura en acero de cinco pisos de tipo Special Moment Frame (SMF) localizada en 

la ciudad de Quito, en conformidad con los criterios de análisis estático y análisis dinámico 

de la norma NEC-15 y la filosofía de diseño de columna fuerte-viga débil (SBWC). 

Inicialmente, se realiza el diseño de columnas HSS compuestas y vigas W, cabe recalcar 

que no es el enfoque principal del trabajo, por lo que no se desarrolla a profundidad. 

Seguido, se realiza el diseño de la conexión tipo Bolted Flange Plate acorde a las 

especificaciones para conexiones precalificadas de AISC-358-10. Finalmente, se realiza el 

diseño de la placa de anclaje siguiendo los criterios de AISC 360-16 y AISC-341-16 

Seismic Provisions. 

Palabras clave: NEC-15, AISC, Special Moment Frame, SBWC, columna HSS 

compuesta, viga W, Conexión Bolted Flange, AISC 358-10, AISC 360-16, AISC-341-16 

Seismic Provisions, Placa de Anclaje. 
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ABSTRACT 

The correct seismic analysis and design of steel structures will ultimately determine 

how they behave under the action of static and dynamic loads, especially when they are 

located in high seismic danger zones such as Ecuador. Consequently, the following paper 

will present a series of brief steps that will help develop the analysis and design of steel 

structures using Bolted Flange Plate connections, in accordance with the specifications 

stated by AISC and NEC-15. 

The theorical concepts presented in this paper will then be complemented by the 

design of Edificio Turín, a five story Special Moment Frame (SMF) steel structure located 

in Quito, in accordance with the static and dynamic analysis criteria specified by NEC-15 

and the strong column-weak beam (SCWB) philosophy. There will be a brief design of 

HSS composite columns and W beams, as it is not the main focus of this paper.  Then, there 

will be the design of a Bolted Flange Plate connection in accordance with de provisions of 

AISC-358-10 for prequalified connections. Finally, there will be the design of the steel base 

plate in accordance to AISC 360-16 and AISC-341-16 Seismic Provisions. 

 

Key words: NEC-15, AISC, Special Moment Frame, SBWC, HSS composite 

column, W beam, base plate, Bolted Flange Plate, AISC 358-10, AISC 360-16, AISC-

341-16 Seismic Provisions. 
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INTRODUCCIÓN 

El peligro sísmico de la zona es un factor crucial al momento de diseñar y construir 

obras civiles. En el caso del Ecuador, existe un alto peligro sísmico, dado que el territorio 

nacional se encuentra ubicado dentro del Cinturón de Fuego del Pacífico. A lo largo de toda 

la costa del país, se localiza la zona de subducción entre la Placa de Nazca y la Placa 

Sudamericana (IGEPN, Instituto Geofísico EPN, 2020). Mientras que, en la sierra, existe 

peligro sísmico a causa de la presencia de fallas corticales (IGEPN, Instituto Geofísico, 

2019).  

El terremoto de Pedernales, acontecido el 16 de abril del 2016 es un claro ejemplo 

de la alta sismicidad de la región. Dicho terremoto, tuvo una magnitud de Mw 7.8 con una 

intensidad máxima de IX según la escala europea. Este, ocasionó grandes repercusiones en 

todo el territorio nacional, dentro de estas, alrededor de 700 personas fallecidas, la 

destrucción de gran número de obras civiles y pérdidas económicas estimadas en 

aproximadamente tres mil millones de dólares (IGEPN, Instituto Geofísico EPN, 2020).  

En función al historial y ciclo sísmico del Ecuador, el Instituto Geofísico define que 

en un futuro se repetirá un evento de características similares o incluso más grandes a las 

del terremoto de Pedernales en 2016 (IGEPN, Instituto Geofísico EPN, 2020). Sin 

embargo, dada la incertidumbre e incapacidad de predecir eventos sísmicos, no se tiene 

certeza de cuando ocurrirá el próximo evento. Por ende, es necesario tomar medidas para 

enfrentar la eventualidad en cualquier momento y reducir, en cuanto sea posible, sus 

efectos y repercusiones.  



15 
 

En el caso de la construcción de obras civiles, las medidas preventivas para futuros 

eventos sísmicos consisten en diseñar y construir estructuras que obedezcan las normativas 

nacionales e internacionales de construcción. Las cuales, se fundamentan en el diseño de 

estructuras sismorresistentes. Dicho esto, el trabajo presentado a continuación desarrollará 

los fundamentos teóricos del diseño sismorresistente, así como el diseño de una estructura 

sismorresistente en acero, siguiendo las especificaciones de las normas NEC-15 y AISC. 

FUNDAMENTOS TEÓRICOS 

Pórticos resistentes a momento SMF  

Los pórticos resistentes a momento, conocidos como Special Moment Frames 

(SMF), son estructuras compuestas por vigas, columnas, zonas panel y conexiones viga-

columna. Los cuales, a su vez pueden ser categorizados como pórticos arriostrados o 

pórticos no-arriostrados. En el caso de los pórticos no arriostrados, únicamente se poseen 

elementos verticales y horizontales, mientas que, como se observa en la Figura 1, en el caso 

de los pórticos arriostrados estos también poseen diagonales que aportan rigidez ante cargas 

laterales. 
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Figura 1: (a) SMF no-arriostrado (b) SMF arriostrado 

Como se verá más adelante, el caso analizado se refiere a un SMF no-arriostrado, el 

cual se caracteriza por soportar cargas axiales, cortantes y momentos en sus elementos. 

Dicho esto, a continuación, se muestra el comportamiento general y fuerzas 

correspondientes en cada elemento de un SMF no-arriostrado bajo la acción de una carga 

lateral: 

(a) (b) 
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Figura 2: Fuerzas internas de vigas, columnas y zonas de conexión para un SMF (Michael Bruneau, 2011) 

De acuerdo a las fuerzas exhibidas en la Figura 2, generalmente se esperará que las 

vigas estén sometidas a grandes momentos de flexión, cuyos valores máximos ocurren en 

sus extremos. Así mismo, generalmente presentarán fuerzas axiales y cortantes menores a 

los momentos de flexión, sin embargo, será crucial tomar en cuenta sus efectos durante el 

diseño. Por otro lado, en el caso de las columnas, dichos elementos se encontrarán 

sometidos a grandes cargas axiales, ya sea compresión o tensión, a causa de los momentos 

de volcamiento de la estructura. Finalmente, en el caso de las zonas panel y conexiones, se 

esperará la acción de momentos, cortantes y fuerzas axiales considerables.  

Filosofía de Diseño  

El diseño de pórticos resistentes a momento, se basa en la filosofía de columna 

fuerte-viga débil, también conocido como SCWB. Dicho criterio consiste en que, los 

elementos de columna diseñados deben ser capaces de resistir cargas mayores a las que 

provocarían la fluencia y endurecimiento de las secciones de viga. Esta filosofía de diseño 
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resulta muy útil, dado que evita la formación de mecanismos de piso débil en la estructura, 

la magnificación de efectos de deriva PΔ y asegura la formación de rótulas plásticas en los 

elementos de viga a una determinada distancia de su conexión con la columna. Al darse la 

formación de rótulas plásticas en las vigas, la estructura posee una gran capacidad de 

liberar energía sin que ocurra una falla súbita de las conexiones y elementos. En la Figura 

3, se observa la formación del mecanismo de rótulas plásticas en vigas acorde a la filosofía 

de diseño SCWB: 

 

Figura 3: Ubicaciones potenciales de rótula y formación de rótulas plásticas en vigas (Commission, 2012) 

Con el fin de asegurar un comportamiento de columna fuerte-viga débil para 

estructuras de acero, la norma AISC-341-16 plantea que las siguientes tres ecuaciones 

deben ser satisfechas: 

∑𝑀𝑝𝑐

∑𝑀𝑝𝑏
> 1.0     (AISC, AISC 341-16, 2016) 

  

Dónde: 
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∑ 𝑀𝑝𝑐 =  ∑ 𝑍𝑐(F𝑦𝑐  −  
α𝑠𝑃𝑟

𝐴𝑔
)             (AISC, AISC 341-16, 2016) 

∑ 𝑀𝑝𝑐   =   suma de las proyecciones de resistencia nominal a flexión de la columna arriba y 

abajo de la línea central de la viga, tomando en cuenta una reducción de fuerza axial sobre 

la columna. 

𝐴𝑔  =   área neta de la columna  

F𝑦𝑐  =   esfuerzo de fluencia del acero de columna 

𝑍𝑐  =   módulo de sección plástica de la columna respecto al eje sometido a flexión 

𝑃𝑟  =   resistencia a compresión requerida de acuerdo a la sección D1.4a de ASIC-341-

16 

∑𝑀𝑝𝑏 =   ∑(𝑀𝑝𝑟 + α𝑠𝑀𝑣)    (AISC, AISC 341-16, 2016) 

∑ 𝑀𝑝𝑐  =   suma de las proyecciones de resistencia nominal a flexión de la viga en la 

ubicación de la rótula plástica 

𝑀𝑝𝑟  =   momento máximo probable en la ubicación de la rótula plástica 

𝑀𝑣  =   momento adicional a causa de cortante 

Resulta importante mencionar que, para que dicho comportamiento se produzca, 

también es necesario realizar un diseño de conexión viga-columna sismorresistente 

adecuado acorde a los criterios planteados en AISC-358 como se mostrará más adelante. 

PROCEDIMIENTO DE ANÁLISIS SISMORRESISTENTE NEC-15 
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La norma ecuatoriana de la construcción NEC-15, define el procedimiento a 

seguirse para el análisis sismorresistente de estructuras. En el capítulo 6, se especifica que 

deberá realizarse los métodos estáticos y pseudo-dinámicos como requisitos obligatorios. 

De igual manera, se plantean dos métodos para realizar el análisis, en este caso se ha optado 

por el método 1. 

Espectro de diseño 

La norma NEC-15 establece ecuaciones para construir el espectro de diseño. Dichas 

ecuaciones, toman en consideración la zona de peligro sísmico del lugar en donde se 

realizará la estructura, las características geotectónicas del lugar de emplazamientos y las 

características de la estructura en sí. A continuación, se muestran las ecuaciones con las que 

se conforma el espectro de diseño: 

 

Figura 4: Espectro sísmico de diseño en aceleraciones de acuerdo a NEC-15 (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 
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Dónde: 

η  = Razón entre la aceleración espectral Sa (T = 0.1 s) y el PGA para el período de 

retorno seleccionado.  

𝐹𝑎 = Coeficiente de amplificación de suelo en la zona de período corto  

𝐹𝑑   = Coeficiente de amplificación de suelo. Amplifica las ordenadas del espectro 

elástico de respuesta de desplazamientos para diseño en roca, considerando los efectos de 

sitio  

𝐹𝑠    = Coeficiente de amplificación de suelo. Considera el comportamiento no lineal de 

los suelos, la degradación del período del sitio que depende de la intensidad y contenido de 

frecuencia de la excitación sísmica y los desplazamientos relativos del suelo, para los 

espectros de aceleraciones y desplazamientos  

𝑆𝑎  = Espectro de respuesta elástico de aceleraciones (expresado como fracción de la 

aceleración de la gravedad g). Depende del período o modo de vibración de la estructura T 

Período fundamental de vibración de la estructura  

𝑇0 = Período límite de vibración en el espectro sísmico elástico de aceleraciones que 

representa el sismo de diseño  

𝑇𝑐 = Período límite de vibración en el espectro sísmico elástico de aceleraciones que 

representa el sismo de diseño  

𝑍  = Aceleración máxima en roca esperada para el sismo de diseño, expresada como 

fracción de la aceleración de la gravedad g 

Análisis estático NEC-15 

El primer paso del análisis estático, acorde a la NEC-15 en su capítulo de Peligro 

Sísmico, consiste en el cálculo del periodo aproximativo de vibración de la estructura, para 

esto se hace uso del Método 1, el cual plantea la siguiente ecuación: 

𝑇 =  𝐶𝑡ℎ𝑛
𝛼   (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 
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𝑇  = periodo aproximativo de vibración de la estructura 

𝐶𝑡  = coeficiente que depende del tipo de edificio sección 6.3.3.a de NEC-15 

ℎ𝑛 = altura máxima de la edificación de n pisos, medida desde la base de la estructura, 

en metros. 

𝛼  = coeficiente que depende del tipo de edificio 6.3.3.a de NEC-15 

Seguido, se calcula el cortante basal como: 

𝑉 =  
𝐼𝑆𝑎(𝑇𝑎)

𝑅𝜙𝑝𝜙𝐸
𝑊  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Dónde: 

𝑉   = cortante basal total de diseño 

𝑆𝑎(𝑇𝑎) = espectro de diseño en aceleración 

𝜙𝑝 𝑦 𝜙𝐸 = coeficientes de configuración en planta y elevación 

𝐼  = coeficiente de importancia 

𝑅  = factor de reducción de resistencia sísmica 

𝑊  = carga sísmica reactiva 

𝑇𝑎  = período de vibración 

Una vez calculado el periodo y cortante, se calcula el valor de k en función al valor 

de T. Los parámetros para el cálculo de k son los siguientes: 

Tabla 1: Cálculo de k (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Valores de T (s) k 
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≤ 0.5 1 

0.5 < T ≤ 2.5 0.75+0.50T 

> 2.5 2 

 

Haciendo uso de un software como ETABS, se calculan las derivas máximas 

elásticas de la estructura en cada eje de desplazamiento, y se calcula la deriva máxima 

inelástica aplicando la siguiente ecuación: 

∆𝑚= 0.75 𝑅 ∆𝐸 

Dónde: 

∆𝑚  = deriva máxima inelástica 

∆𝐸  = deriva máxima elástica 

Seguido, se verifica el criterio de irregularidad torsional. De acuerdo a la norma, la 

rotación permisible deberá ser menor al 20%, lo cual se calcula con el siguiente criterio: 

∆ >  
1.2 (∆1+∆2)

2
   (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Dónde:  

∆  = deriva del centro de masa 

∆1  = deriva en extremo 1 del piso 

∆2  = deriva en extremo 2 del piso 

Finalmente, se concluye el método 1 calculando las fuerzas sísmicas equivalentes en 

cada piso de la estructura. Para esto, la NEC-15 presenta la siguiente ecuación: 
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𝐹𝑥 = 𝑉
𝑤𝑥ℎ𝑥

𝑘

∑ 𝑤𝑖ℎ𝑥
𝑘𝑛

𝑖=1

  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Dónde: 

V  = cortante basal 

𝑤𝑖 𝑜 𝑤𝑥 = peso del piso en cuestión, calculado como W/n (masa reactiva/número de pisos) 

ℎ𝑥  = altura del piso en cuestión respecto a la base 

Una vez realizado el método 1, se procede a calcular el periodo de la estructura 

utilizando el método 2. Además, se realiza el mismo chequeo de derivas máximas de piso y 

torsión, con la diferencia de que en este caso se calculará el periodo mediante la siguiente 

ecuación: 

𝑇 = 2 × 𝜋 × √
∑ 𝑤𝑖𝛿1

2𝑛
𝑖=1

𝑔 ∑ 𝑓𝑖𝛿1
𝑛
𝑖=1

  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Dónde: 

𝑓𝑖  = fuerza lateral aplicada en el piso 

𝛿𝑖  = deflexión elástica del piso 

De este análisis, se calcula un periodo de vibración por dirección, es decir uno en el 

eje X y otro en el eje Y. De estos, se selecciona el valor más grande y se comprueba que no 

difiera con el periodo calculado por el método 1 en más de un 30%.  Una vez comprobada 

la condición, se repite el procedimiento 1 utilizando este periodo, comprobando los criterios 

de derivas, rotaciones y calculando las fuerzas sísmicas equivalentes para cada piso. 
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Análisis dinámico NEC-15 

El análisis dinámico de la estructura se realiza a través del software ETABS. En este 

caso, una vez calculado el espectro de diseño de acuerdo a NEC-15, se lo ingresa al 

programa y se calcula el cortante basal. Seguido, la norma establece que se compruebe que 

dicho cortante no sea menor al 80%del cortante calculado mediante el análisis estático de la 

estructura. 

Una vez que se ha verificado los criterios de cortante basal, se realiza el control de 

derivas máximas y cálculo de fuerzas laterales de piso. Sin embargo, es importante 

mencionar que, en este caso, se deberá tomar en cuenta todos los modos de vibración de la 

estructura hasta que se alcance más del 90% de la masa modal. 

CONEXIÓN BOLTED FLANGE PLATE 

Conexiones Precalificadas  

El comportamiento plástico de un pórtico resistente a momento se dará si sus 

elementos están diseñados adecuadamente. De acuerdo a la norma AISC-341-16, solo se 

considerará como conexión sismorresistente, a aquella conexión que sea capaz de acomodar 

una rotación por deriva de piso de mínimo 0.04 radianes. Más aún, aquella conexión deberá 

ser capaz de resistir al menos 0.8Mp en la cara de la columna, siendo Mp el momento 

plástico de la viga conectada a un ángulo de deriva de piso de 0.04 radianes.  

Tomando en cuenta ambas consideraciones de AISC-341-16, la norma AISC-358-

16 plantea ocho tipos de conexiones precalificadas que aseguran en comportamiento 

adecuado de las mismas. Para este caso, se ha optado por utilizar una conexión Bolted 

Flange Plate. 
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Funcionamiento de conexión Bolted Flange Plate 

La conexión Bolted Flange Plate consiste en una conexión apernada totalmente 

restringida que logra la formación de rótulas plásticas acordes a la filosofía de columna 

fuerte-viga débil. En este caso, las rótulas plásticas ocurren en las vigas en ubicaciones 

cercanas al final de las placas horizontales de la conexión, dado que crean una zona 

protegida entre la cara de la columna y el extremo de la viga.  

Estas conexiones consisten tanto de dos placas horizontales, soldadas a la columna 

y conectadas a los patines de la viga mediante pernos, como de una placa vertical soldada a 

la columna y apernada al alma de la viga. En las Figuras 5 y 6, se observa la geometría 

general de una conexión Bolted Flange Plate: 

 

Figura 5: Vista espacial de las placas de una conexión Bolted Flange Plate (CISC, 2016) 
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Figura 6: Vista lateral de una conexión Bolted Flange Plate (CISC, 2016) 

De manera general, AISC-358-16, establece que las placas horizontales deben ser 

idénticas. Así mismo, establece que la soldadura deberá ser de ranura en junta de 

penetración completa CJP siguiendo las especificaciones establecidas en el Capítulo 3 de 

AISC-358-16. Más aún, que las conexiones apernadas deberán realizarse únicamente con 

pernos de alta resistencia. 

Límites de precalificación 

Limitaciones de vigas 

La norma AISC-358-16 establece las siguientes limitaciones de vigas para conexión 

Bolted Flange Plate: 

Tabla 2: Limitaciones de vigas para conexiones BFP (AISC, AISC-358-10, 2014) y (AISC, AISC-341-16, 2016) 

Limitación Condición Norma 

Tipo de perfil de viga  

Sección de patín ancho laminado en 

caliente o sección I soldadas acorde a 

sección 2.3 

AISC-358-10 

7.3.1 
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Altura máxima de perfil  W36 (W920) 
AISC-358-10 

7.3.1 

Peso máximo lineal de 

perfil 
150 lb/ft (224 kg/m) 

AISC-358-10 

7.3.1 

Espesor máximo de patín  1 in (25 mm) 
AISC-358-10 

7.3.1 

Relación luz libre-altura de 

viga para SMF 
Mínimo 9 

AISC-358-10 

7.3.1 

Relación ancho-espesor  

(perfil I) 

Acorde a AISC Seismic Provisions: 

Para 𝐶𝑎 ≤ 0.114 : 

2.57√(
𝐸

𝑅𝑦𝐹𝑦
) (1 − 1.04𝐶𝑎) 

Para 𝐶𝑎 > 0.114 : 

0.88√(
𝐸

𝑅𝑦𝐹𝑦
) (2.68  − 𝐶𝑎)

≥ 1.57√(
𝐸

𝑅𝑦𝐹𝑦
) 

Donde: 

𝐶𝑎 =
𝑃𝑢

𝜙𝑐𝑃𝑦
 (LRFD) 

𝑃𝑦 = 𝑅𝑦𝐹𝑦𝐴𝑔  

AISC-341-16 

Tabla D1.1 

Arriostramiento lateral 
Deberá cumplir con los requerimientos de 

AISC-341-16 Seismic Provisions 

AISC-341-16 

Zona protegida 

Consiste de las placas horizontales y una 

distancia igual a la altura de la viga desde el 

perno más alejado a la cara de la columna 

AISC-358-10 

7.3.1 

 

Limitaciones de columnas 

Las columnas deberán satisfacer las siguientes limitaciones: 

Tabla 3: Limitaciones de columnas para conexiones BFP  (AISC, AISC-358-10, 2014) y (AISC, AISC-341-16, 

2016) 

Limitación Condición Norma 

Tipo de perfil de columna 
Cualquier perfil laminado en caliente o 

soldado acorde a sección 2.3 

AISC-358-10 

7.3.2 

Conexión  
La viga deberá estar conectada al patín 

de la columna 

AISC-358-10 

7.3.2 

Sección HSS  Ancho máximo 610mm 
AISC-358-10 

7.3.2 
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Sección HSS  Altura máxima 610mm 
AISC-358-10 

7.3.2 

Peso máximo lineal del perfil No hay limitación de peso lineal 
AISC-358-10 

7.3.2 

Espesor de patín No hay limitación de espesor de patín 
AISC-358-10 

7.3.2 

Relación Ancho-Espesor  

(perfil HSS compuesto) 

Acorde a AISC Seismic Provisions: 

Relación b/t  

1.48√
𝐸

𝑅𝑦𝐹𝑦
 

AISC-341-16 

Arriostramiento lateral  
Deberá cumplir con los requerimientos 

de AISC-341-16 Seismic Provisions 
AISC-341-16 

 

Limitaciones de relación viga-columna 

Las limitaciones de relación viga-columna son las siguientes: 

Tabla 4: Limitaciones de relación viga-columna para conexiones BFP (AISC, AISC-358-10, 2014) y (AISC, 

AISC-341-16, 2016) 

Limitación Condición Norma 

Zonas de panel  
Deberá cumplir con los requerimientos 

de AISC-341-16 Seismic Provisions 
AISC-341-16 

Relación de momentos 

columna-viga  

Deberá cumplir con los requerimientos 

de AISC-341-16 Seismic Provisions 
AISC-341-16 

 

Limitaciones de pernos 

Las limitaciones de pernos a considerarse son las siguientes: 

Tabla 5: Limitaciones de pernos para conexiones BFP (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Limitación Condición Norma 

Distribución de pernos  
Distribución de manera simétrica con eje 

de viga 

AISC-358-10 

7.5.4 

Número máximo de pernos 

por fila 

Máximo 2 pernos por fila en conexión 

columna-placa 

AISC-358-10 

7.5.4 

Longitud de grupo de pernos  Máximo igual a la altura de la viga 
AISC-358-10 

7.5.4 
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Perforaciones 
Perforaciones estándar o 

sobredimensionados en placa 

AISC-358-10 

7.5.4 

Conformación de 

perforaciones 
Huecos en viga por perforación 

AISC-358-10 

7.5.4 

Diámetro máximo de pernos 1 1/8 in (28mm) 
AISC-358-10 

7.5.4 

 

Diseño de conexión Bolted Flange Plate 

Previo al diseño, se debe verificar que los perfiles a utilizarse en la estructura 

cumplan con las limitaciones y requerimientos generales establecidos anteriormente. Una 

vez que se ha comprobado su cumplimiento, se procede a realizar el diseño de la conexión 

BFP de acuerdo al procedimiento especificado por AISC-358-10 7.5.4. Con el fin de 

facilitar el entendimiento del diseño la conexión, a continuación, se presenta un detalle de 

ciertas dimensiones: 

 

Figura 7: Conexión Bolted Flange Plate (AISC, AISC-358-10, 2014) 
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En primer lugar, se determina el diámetro máximo de perno de manera que se 

prevenga una falla por tensión del patín. Para huecos estándar con dos pernos por fila: 

𝑑𝑏 ≤
𝑏𝑓

2
(1 −

𝑅𝑦𝐹𝑦

𝑅𝑡𝐹𝑢
) − 3𝑚𝑚 (S.I)   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Seguido se asume un espesor de placa horizontal 𝑡𝑝, se estima el ancho de la placa 

horizontal 𝑏𝑓𝑝 considerando la calibración del perno, requerimientos de distancia desde los 

extremos del perno y ancho del patín de la viga. Así mismo, se determina la fuerza nominal 

de cortante por perno que controla: 

𝑟𝑛 = min entre: 

1.0 𝐹𝑛𝑣𝐴𝑏

2.4 𝐹𝑢𝑏𝑑𝑏𝑡𝑓

2.4 𝐹𝑢𝑝𝑑𝑏𝑡𝑝

   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝐴𝑏  = área nominal del perno sin roscar (mm2) 

𝐹𝑛𝑣  = resistencia nominal al corte del perno obtenido de AISC-341-16 Seismic 

Provisions (MPa) 

𝐹𝑢𝑏  = resistencia mínima especificada a tensión del material de la viga (MPa) 

𝐹𝑢𝑝  = resistencia mínima especificada a tensión del material de la placa (MPa) 

𝑑𝑏  = diámetro nominal del perno (mm) 

𝑡𝑓  = espesor del patín de la viga (mm) 

𝑡𝑝  = espesor de la placa horizontal (mm) 
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El siguiente paso consiste en seleccionar un número de prueba de pernos, valor que 

puede estimarse mediante la siguiente ecuación: 

𝑛 ≥
1.25 𝑀𝑝𝑟

φ𝑛𝑟𝑛(𝑑+𝑡𝑝)
    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝑛  = número de pernos redondeado al valor entero par más cercano 

𝑑  = espaciamiento entre filas de pernos (mm) 

φ𝑛  = 0.9 para estados límite no-dúctiles 

Más adelante, se procede a calcular la ubicación de la rótula plástica en la viga, 

respecto a la cara de la columna. Para esto, será necesario considerar que, el espaciamiento 

entre filas s y que la distancia al borde, sean suficiente para asegurar que la distancia 𝐿𝑐 sea 

mayor o igual a 2𝑑𝑏: 

𝑆ℎ = 𝑆1 + 𝑠(
𝑛

2
− 1)  (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝑆1 = distancia desde la cara de la columna a la fila más cercana de pernos (mm) 

𝑠  = espaciamiento entre filas de pernos (mm) 

A continuación, se construye el diagrama de cuerpo libre de la longitud de viga que 

se encuentra entre las rótulas plásticas generadas en cada extremo. Para esto, se aplica la 

siguiente combinación de carga: 

1.2𝐷 + 𝑓1𝐿 + 0.2𝑆   (AISC, AISC-358-10, 2014) 
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Dónde 𝑓1 corresponde al factor de mayoración determinado por el código 

constructivo aplicable, el cual no puede ser menor a 0.5. En este caso, dado que el diseño se 

realizará para Ecuador, el factor 𝑓1 utilizado es de 1.6 siguiendo las combinaciones de carga 

establecidas por la NEC-15, también, se puede despreciar la presencia de carga de nieve 

(MIDUVI-CAMICON, NEC-15-SE-CG, 2014): 

1.2𝐷 + 1.6𝐿 

Tomando en cuenta dicha combinación de cargas, se calculan los cortantes como: 

𝑉ℎ = (1.2𝐷 + 1.6𝐿) ×
𝐿ℎ

2
 

Dónde: 

𝐿ℎ = distancia entre rótulas plásticas. 

𝑉ℎ  = cortante máximo entre los valores de cortante en las rótulas plásticas 

Una vez calculado el cortante, se calcula el momento esperado en la cara del ala de 

la columna: 

𝑀𝑓 = 𝑀𝑝𝑟 + 𝑉ℎ𝑆ℎ   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Adicionalmente, se calcula la fuerza 𝐹𝑝𝑟 generada en la placa horizontal debido al 

momento  𝑀𝑓 a través de la siguiente ecuación: 

𝐹𝑝𝑟 =  
𝑀𝑓

(𝑑+𝑡𝑝)
    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝑑  = altura de la viga (mm) 
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𝑡𝑝  = espesor de la placa horizontal (mm) 

Una vez completados los pasos anteriores, se procede a realizar los chequeos 

especificados por AISC-358-10. Tomando en cuenta el valor de 𝐹𝑝𝑟 calculado, se confirma 

si el número de pernos seleccionado anteriormente fue adecuado mediante la siguiente 

relación: 

𝑛 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑛𝑟𝑛
   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Seguido, se chequea que el espesor de la placa horizontal asumido sea adecuado: 

𝑡𝑝 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑑𝐹𝑦𝑏𝑓𝑝
   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝐹𝑦  = resistencia mínima especificada de fluencia del material de la placa (MPa) 

𝑏𝑓𝑝  = ancho de la placa horizontal (mm) 

φ𝑑  = 1.0 para estados límite dúctiles 

A continuación, se chequea la ruptura por tensión de la placa horizontal: 

𝐹𝑝𝑟  ≤  φ𝑛𝑅𝑛    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde R𝑛 es un valor definido en la sección de ruptura por tensión del Capítulo J de 

la AISC-341-16. 

Más adelante, se verifica el bloque de cortante del patín de la viga: 

𝐹𝑝𝑟 ≤  φ𝑛𝑅𝑛    (AISC, AISC-358-10, 2014) 
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Dónde R𝑛 es un valor definido en la sección de bloque de cortante del Capítulo J de 

la AISC-341-16. 

Más aún, se verifica el pandeo por carga axial del patín de la viga: 

𝐹𝑝𝑟 ≤  φ𝑛𝑅𝑛    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde R𝑛 es un valor definido en la sección de pandeo por compresión del Capítulo 

J de la AISC-341-16. 

Una vez encontradas las dimensiones adecuadas de placa horizontal, se determina la 

resistencia a corte requerida por la viga y la conexión de placa vertical: 

𝑉ℎ =
2𝑀𝑝𝑟

𝐿ℎ
+ 𝑉𝑔𝑟𝑎𝑣𝑖𝑡𝑦   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde: 

𝑉𝑔𝑟𝑎𝑣𝑖𝑡𝑦  = fuerza cortante de viga resultante de la combinación 1.2𝐷 + 𝑓1𝐿 + 0.2𝑆 

aplicada (N) 

Finalmente, tomando en cuenta el cortante requerido, realizar el diseño de una placa 

de conexión simple a cortante en la cara de la columna siguiendo las provisiones y 

requerimientos especificados por AISC-341-16. Además, verificar los requerimientos de 

placa de continuidad en el Capítulo 2 y chequear la zona de panel de columna de acuerdo a 

la Sección 7.4 de AISC-358-10. 

PLACA DE ANCLAJE 

Las placas de anclaje son elementos críticos al momento de diseñar y conformar 

estructuras de acero. Esto se debe a que, al ser los elementos que conectan las bases de las 
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columnas con la cimentación de la estructura, estos serán los encargados de la correcta 

transmisión de cargar gravitacionales y laterales desde la superestructura a la cimentación 

(AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006). En la siguiente figura, es posible 

observar los elementos que conforman una placa de anclaje: 

 

Figura 8: Componentes de placa de anclaje (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dada la importancia de estos elementos, AISC ha definido un procedimiento para su 

diseño, el cual será desarrollado a continuación.  

Diseño de placa de anclaje 

El proceso de diseño presentado a continuación se da en concordancia con los pasos 

especificados por AISC en la guía de diseño Base Plate and Rod Design para el diseño de 

placas de anclaje de momentos grandes. El cual, toma en cuenta tanto los requerimientos 

estructurales de la placa base como los requerimientos constructivos, especialmente en 

cuanto a tolerancias y métodos constructivos. El mecanismo bajo el que actúa la placa de 

anclaje para momentos grandes se muestra a continuación: 
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Figura 9: Placa de anclaje para momentos grandes (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Las siguientes combinaciones de carga a utilizarse en el diseño han sido 

seleccionadas de acuerdo a las especificaciones de la NEC-15: 

1.2𝐷 + 1.6𝐿    (MIDUVI-CAMICON, NEC-15-SE-CG, 2014) 

1.2𝐷 + 1.0𝐸 + 𝐿   (MIDUVI-CAMICON, NEC-15-SE-CG, 2014) 

0.9𝐷 + 1.0𝐸    (MIDUVI-CAMICON, NEC-15-SE-CG, 2014) 

La resistencia a carga axial de la base será la mayor de las anteriores dos 

combinaciones. Mientras que, la resistencia a corte requerida será el menor valor entre las 

anteriores combinaciones y la siguiente ecuación: 

2𝑅𝑦𝐹𝑦𝑍𝑥

𝛼𝑠𝐻
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Adicionalmente, la resistencia a flexión requerida será el menor valor entre la 

tercera combinación de carga y la siguiente ecuación: 

1.1𝑅𝑦𝐹𝑦𝑍𝑥

𝛼𝑠
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 
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Una vez calculadas los momentos y cargas axiales últimas, se definen las 

dimensiones de la placa. En este caso, la placa deberá ser lo suficientemente grande para 

que se puedan instalar cuatro pernos de anclaje dejando un recubrimiento mínimo de 

concreto de 3 in (24.5 mm), de modo que: 

𝑁 > 𝑑 + (2 × 24.5 𝑚𝑚)  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝐵 > 𝑏𝑓 + (2 × 24.5 𝑚𝑚)  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Las dimensiones y componentes generales en planta de una placa de anclaje se 

pueden observar a continuación: 

 

Figura 10: Dimensiones vista en planta de placa de anclaje (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Tomando en consideración estas dimensiones, se procede a calcular el esfuerzo de 

aplastamiento del hormigón en la cimentación 𝑓𝑝(max): 

𝑓𝑝(max) =  𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐√
𝐴1

𝐴2
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝑓𝑝(max) = esfuerzo de aplastamiento del hormigón en la cimentación 
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𝜙𝑐  = 0.65 definido por AISC 

𝑓′𝑐  = resistencia de diseño a compresión del hormigón  

𝐴1  = área de la placa de anclaje (BxN) 

𝐴2  = área de la base inferior de la pirámide de esfuerzos que encaje dentro de los 

límites de la sección de hormigón 

Cabe recalcar que, dado que en este caso la columna se colocará centrada con 

respecto a la cimentación, el área de la base inferior de la pirámide de esfuerzos 𝐴2 será el 

área de la zapata. 

El siguiente paso, consiste en el cálculo de la fuerza de aplastamiento, el cual se 

realiza a partir de la siguiente ecuación: 

𝑞𝑚𝑎𝑥 =  𝑓𝑝(max) × 𝐵  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝑞𝑚𝑎𝑥  = fuerza de aplastamiento resultante  

𝐵  = alto de la placa de anclaje 

Más adelante, se calcula tanto la excentricidad equivalente e como la excentricidad 

crítica 𝑒𝑐𝑟𝑖𝑡: 

𝑒 =  
𝑀𝑟

𝑃𝑟
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑒𝑐𝑟𝑖𝑡 = =
𝑁

2
−

𝑃𝑟

2𝑞𝑚𝑎𝑥
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 
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Para comprobar que la condición de momentos grandes se cumple, se aplica la 

siguiente condición: 

𝑒 >  𝑒𝑐𝑟𝑖𝑡  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

En el caso de placas de momentos grandes, la condición 𝑒 >  𝑒𝑐𝑟𝑖𝑡 representa que 

será necesario la utilización de pernos de anclaje, ya que no se logra el equilibrio 

únicamente por aplastamiento.  

Seguido, se establece que la presión de aplastamiento q será igual al valor máximo 

de 𝑞𝑚𝑎𝑥. De modo que, se calculan las fuerzas totales de aplastamiento en el concreto y las 

fuerzas en los pernos de anclaje. Utilizando el equilibrio de fuerzas verticales, se determina 

la resistencia a tensión requerida por los pernos de anclaje T: 

∑𝐹𝑣𝑒𝑟𝑖𝑐𝑎𝑙 = 0 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑇𝑢 =  𝑞𝑚𝑎𝑥𝑌 − 𝑃𝑢 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Adicionalmente, realizando la sumatoria de momentos respeto al punto B, se 

encuentra la longitud de aplastamiento Y: 

𝑌 = (𝑓 +
𝑁

2
) ± √(𝑓 +

𝑁

2
)2 −

2𝑃𝑢(𝑒+𝑓)

𝑞𝑚𝑎𝑥
 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 

2006) 

Una vez que se ha calculado el valor de Y, se comprueba que las dimensiones de 

placa sean adecuadas mediante la siguiente ecuación: 

(𝑓 +
𝑁

2
)2 ≥  

2𝑃𝑟(𝑒+𝑓)

𝑞𝑚𝑎𝑥
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 
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Si la anterior condición no se cumple, será necesario modificar las dimensiones de 

la placa de anclaje incrementando la sección. 

El siguiente paso consiste en el cálculo del espesor de placa requerido para el límite 

de fluencia en la interface de compresión, para esto, se deberá considerar que 𝑓𝑝 = 𝑓𝑝(max) 

y las condiciones expuestas a continuación: 

Si 𝑌 ≥ 𝑚: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) = 1.49𝑚√
𝑓𝑝(max)

𝐹𝑦
              (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Si 𝑌 < 𝑚: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) = 2.58𝑚√
𝑓𝑝(max)𝑌(𝑚−

𝑌

2
)

𝐹𝑦
    (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞)  = espesor de placa requerido 

𝑚 =  
𝑁−0.95𝑑

2
      (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑛 =  
𝐵−0.8𝑏𝑓

2
     (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Cabe recalcar que, si el valor de n supera a m, se deberá reemplazar los valores en 

las anteriores ecuaciones, respectivamente. 

Una vez que se han comprobado los pasos anteriores, se procede a diseñar para el 

estado límite de fluencia de la placa de anclaje en la interface a tensión. En este caso, se 

analiza el efecto de la carga 𝑇𝑢que ocasiona flexión en la placa. Para efectos de cálculo, se 
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considera la acción de brazo de palanca a lo largo de una distancia x, medida desde el 

centro del perno hasta el centro del patín de la columna: 

𝑀𝑝𝑙 =  
𝑇𝑢𝑥

𝐵
   (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝑥         = 𝑓 −
𝑑

2
+

𝑡𝑓

2
     (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑇𝑢  = tensión en los pernos de anclaje T 

𝑡𝑓 = espesor del patín de la columna 

De modo que, el espesor de placa se calcula como: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) =  2.58√
𝑇𝑢𝑥

𝐵 ×𝐹𝑦
   (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

En este caso, ya que existen valores de 𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) para los estados límites de 

compresión y tensión, se elegirá el valor mayor de 𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) entre ambos casos. 

Verificación de resistencia a compresión 

Una vez realizado el diseño, es necesario que las dimensiones de área y espesor de 

la placa de anclaje sean adecuadas para soportar las cargas impuestas. En primer lugar, se 

verifica que el área de la placa sea adecuada, a través de la siguiente ecuación: 

𝐴𝑟𝑒𝑞 =
1

2
(

𝑃𝑢

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐
) ≥ 𝐴1  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Donde: 

𝐴𝑟𝑒𝑞  = área requerida para soportar la demanda a compresión 
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Seguido, se verifica que el espesor de la placa de anclaje sea adecuado a través de 

las siguientes ecuaciones: 

𝜆 =  
2√𝑥

1+√1−𝑥
≤ 1  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝜆𝑛′ =  𝜆 
√𝑑𝑏𝑓

4
   (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑋 = [
4𝑑𝑏𝑓

(𝑑+𝑏𝑓)2] × [
𝑃𝑢

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐𝐴1√
𝐴1
𝐴2

]  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑡𝑚𝑖𝑛 = 𝐿 × √
2𝑃𝑢

𝜙𝐹𝑦𝐵𝑁
   (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

L  = valor máximo entre 𝜆𝑛′, 𝑚 𝑦 𝑛 

𝜙  = 0.9 de acuerdo a AISC 

Verificación de resistencia a corte por fricción 

Finalmente, se realiza el diseño a cortante de la placa de anclaje. En este caso, se 

diferencian los tres mecanismos de resistencia a cortante que pueden poseer las placas de 

anclaje. El primer mecanismo, hace referencia a la resistencia por fricción entre la placa y 

el hormigón-grout, el segundo se refiere al uso de espigas de corte o embebido del perfil de 

columna en la cimentación, mientras que el tercer método se refiere a la resistencia a corte 

mediante el uso de pernos de anclaje. En este caso, se opta por el primer mecanismo, cuya 

resistencia se calcula como: 

𝜙𝑉𝑛 = 𝜙𝜇𝑃𝑢 ≤ (𝜙0.2𝑓′
𝑐
𝐴𝑐 ó 𝜙800𝐴𝑐) (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 
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Dónde: 

𝜙𝑉𝑛  = resistencia a corte por fricción 

𝜇  = coeficiente de fricción entre acero y hormigón 0.4 

𝜙  = 0.75 

𝐴𝑐  = 𝑌 × 𝐵  

Seguido, se calcula el cortante corregido de la placa de anclaje a través de la 

siguiente ecuación: 

𝑉𝑢(𝑎𝑗𝑢𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜) = 𝑉𝑢 −  𝜙𝑉𝑛  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝑉𝑢(𝑎𝑗𝑢𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜)  = cortante corregido o ajustado 

𝑉𝑢   = cortante último calculado por combinaciones de carga 

𝜙𝑉𝑛   = resistencia a corte por fricción 

Verificación de aplastamiento de placas de arandelas 

Las placas de arandela son elementos conectados a los pernos de la placa de anclaje, 

por lo que estarán sometidas a aplastamiento. Dicho esto, se calcula que su resistencia sea 

adecuada bajo las cargas aplicadas, para esto se hace uso de la siguiente ecuación: 

𝜙𝑅𝑛 =  𝜙1.5𝐿𝑐𝑡𝐹𝑢 ≤ 3.0 𝜙 𝑑  𝑡 𝐹𝑢 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝜙𝑅𝑛   = resistencia de aplastamiento 
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𝜙  = 0.75 de acuerdo a AISC 

𝑡  = espesor de placa de arandela acorde a AISC Steel Design Guide Tabla 2.3 

𝐿𝑐  = longitud libre entre ancho de placa de arandela y el diámetro de varilla 

 𝐹𝑢  = esfuerzo admisible de tensión  

Cabe recalcar que, para determinar el cumplimiento de las varillas a corte, se debe 

verificar: 

𝑉𝑢

𝑛
≤  𝜙𝑅𝑛 

Dónde: 

𝑛  = número de arandelas utilizadas 

Verificación de resistencia a corte de pernos-varillas de anclaje 

La verificación de resistencia a corte de varillas de anclaje consiste en la 

verificación de que el área y esfuerzo admisible sea adecuado para resistir el cortante 

impuesto. Para esto, se aplica la siguiente ecuación:  

𝜙𝑅𝑛 =  𝜙𝐹𝑛𝑣𝐴𝑏  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dónde: 

𝜙𝑅𝑛  = resistencia a corte de varilla de anclaje 

𝜙  = 0.75 de acuerdo a AISC 

𝐹𝑛𝑣  = esfuerzo a cortante permisible, para este caso 0.45Fu 
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𝐴𝑏  = área transversal de varilla sometido a cortante 

Cabe recalcar que, para determinar el cumplimiento de las varillas a corte, se debe 

verificar: 

𝑉𝑢

𝑛
≤  𝜙𝑅𝑛 

Dónde: 

𝑛  = número de varillas utilizadas 

CASO DE APLICACIÓN: DISEÑO DE EDIFICIO TURÍN 

Datos generales de la estructura 

El edificio Turín es una estructura residencial diseñada en acero, de tipo SMF con 

losas de hormigón armado de 20cm de espesor, columnas tipo HSS compuestas y vigas tipo 

W, la cual posee 5 pisos y está ubicada en la ciudad de Quito, Ecuador, específicamente en 

la urbanización El Condado. Esta misma, se encuentra sobre un suelo tipo C. 

Geometría 

La estructura posee las siguientes dimensiones en planta y elevación: 
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Figura 11: Vista en planta de edificio Turín en metros 

 

Figura 12: Vista en elevación de edificio Turín en metros 
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Figura 13: Vista espacial de edificio Turín  

 

Pórticos SMF y elementos a gravedad 

Tomando en cuenta las limitantes económicas, se ha optado por diseñar la estructura 

utilizando una combinación de marcos sismorresistentes SMF y elementos a gravedad. A 

continuación, se pueden observar los elementos que serán diseñados como SMF: 
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Figura 14: Vista en planta de elementos diseñados como SMF (rojo) 

 

Figura 15: Vista en elevación de elementos diseñados como SMF (rojo) 
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Cargas  

Las cargas soportadas por la estructura se categorizan de acuerdo a la NEC-15 como 

cargas muertas, cargas vivas y cargas sísmicas. 

Carga muerta 

En el caso de las cargas muertas, se considera el peso propio de elementos 

estructurales y no estructurales que se encuentran permanentemente sobre la estructura. 

Considerando que en el modelo realizado en ETABS calcula automáticamente el peso 

propio de los elementos, en este caso se calculó la sobrecarga por carga muerta, la cual 

representa un valor de 390 kg/m2. 

Carga viva 

La carga viva se determinó en función a las especificaciones expuestas en la Tabla 9 

de la norma NEC-15, sección 4.2.1. Al tratarse de una estructura de uso residencial, la 

carga viva aplicada fue de 203.9 (2kN/m2). 

Carga sísmica 

 La metodología utilizada para determinar la carga sísmica aplicada a la estructura 

sigue las especificaciones de la norma NEC-15. En este caso, se conforma el espectro de 

diseño para un periodo de retorno de 475, es decir, un espectro cuya excedencia en 50 años 

será del 10%.  A continuación, se presentan los valores utilizados para el cálculo del 

espectro de diseño, de acuerdo a las características geotectónicas del lugar de 

emplazamiento del edificio Turín: 

Tabla 6: Especificaciones NEC-15 para edificio Turín 

Edificio Turín 

Suelo C 
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Z 0,4 

r 1 

n 2,48 

Fa 1,2 

Fd 1,11 

Fs 1,11 

 

Haciendo uso de estas especificaciones, se construye en siguiente espectro de diseño 

en aceleraciones: 

 

Figura 16: Espectro de diseño para edificio Turín de acuerdo NEC-15 

 

Modelación en ETABS 

El modelo realizado en el software ETABS, considera las dimensiones y 

propiedades de los elementos del pórtico. En este caso, se han utilizado perfiles HSS 

14X14X.500 compuestos y W16X45 de acero A36 para vigas. Además, se utiliza una losa 

maciza de 20cm de tipo membrana con f’c=24MPa, de modo que esta únicamente transmita 
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cargas hacia las vigas y columnas sin incrementar efectos de flexión. Más aún, se han 

aplicado las cargas muertas y vivas adicionales en unidades de kg/m2 a las losas.  

A partir del modelo, se obtienen los momentos, cortantes, cargas axiales en los 

elementos y se calcula la masa reactiva. Adicionalmente, se lo utiliza para realizar la 

verificación de los criterios de sismorresistencia especificados por la norma NEC-15 en el 

análisis estático y análisis dinámico. 

Análisis sismorresistente de la estructura  

Para la estructura en cuestión, los valores implementados son los siguientes:  

Tabla 7: Valores utilizados para cálculo de V metiante método 1 NEC-15 

ESPECIFICACIONES NEC 2015 

Suelo C 

Z 0,4 

r 1 

I 1 

R 8 

φp 1 

ΦE 1 

hn 12,5 

Ct 0,072 

α 0,80 

n 2,48 

Tc 0,56 

TL 2,66 

Sa 1,19 

W (kg) 1005279.04 
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Análisis estático de la estructura 

El primer paso del análisis estático, acorde a la NEC-15 en su capítulo de Peligro 

Sísmico, consiste en el cálculo del periodo aproximativo de vibración de la estructura: 

𝑇 =  𝐶𝑡ℎ𝑛
𝛼   (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

En el caso del edificio Turín, 𝐶𝑡 = 0.072 dado que se trata de una estructura sin 

arriostramientos, 𝛼 = 0.8 y ℎ𝑛 = 12.5 m. De modo que, el periodo aproximativo de 

vibración de la estructura será igual a T = 0.54 segundos. 

Seguido, se calcula el cortante basal como: 

𝑉 =  
𝐼𝑆𝑎(𝑇𝑎)

𝑅𝜙𝑝𝜙𝐸
𝑊  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Haciendo uso de estos valores especificados anteriormente, se calcula que el 

cortante basal es igual a V = 0.1488W, es decir V=149585,5212 kg. Así mismo, haciendo 

uso de los intervalos del coeficiente k y del periodo de vibración T, se calcula que k = 1,02 

segundos. 

Tomando en consideración los valores de k y coeficiente Ct, se ingresan dichos 

valores dentro del modelo en ETABS, del cual se obtienen las siguientes derivas máximas 

elásticas de cada piso, tanto en el eje X como en el eje Y: 
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Figura 17: Derivas elásticas en dirección X 



55 
 

 

Figura 18: Derivas elásticas en dirección Y 

Haciendo uso de estos valores, se calculan las derivas inelásticas mediante la 

siguiente ecuación: 

Δ𝑀 = 0.75𝑅Δ𝐸  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

Tabla 8:Derivas elásticas e inelásticas en dirección X y Y 

 Dirección 

 X Y 

ΔE 0,00297 0,00241 

ΔM 0,01782 0,01446 

 

De este modo, se verifica que las derivas no alcancen el valor máximo especificado 

por NEC-15, es decir, 0.02. Más aún, utilizando la ecuación planteada en la primera parte 
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del documento, se logra verificar que la estructura no sufre irregularidad torsional mayor al 

20%, es decir, el coeficiente de irregularidad en planta seleccionado es adecuado. 

Seguido, se calculan las fuerzas sísmicas equivalentes aplicando la ecuación: 

𝐹𝑥 = 𝑉
𝑤𝑥ℎ𝑥

𝑘

∑ 𝑤𝑖ℎ𝑥
𝑘𝑛

𝑖=1

  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

De este cálculo, se obtiene: 

Tabla 9: Fuerzas laterales equivalentes de cada psio método 1 

PISO 
Wi hi Wihi^k Cvx Fx 

kg m - - kg 

5 201055,81 12,50 2653699,93 0,34 50281,38 

4 201055,81 10,00 2112781,37 0,27 40032,24 

3 201055,81 7,50 1574798,16 0,20 29838,72 

2 201055,81 5,00 1040737,01 0,13 19719,52 

1 201055,81 2,50 512657,64 0,06 9713,66 

Total 1005279,04  7894674,11  149585,52 

 

Habiendo calculado estas fuerzas, se procede a aplicar el método 2 de la NEC-15, el 

cual propone el cálculo del periodo de vibración de la estructura a partir de la siguiente 

ecuación: 

𝑇 = 2 × 𝜋 × √
∑ 𝑤𝑖𝛿1

2𝑛
𝑖=1

𝑔 ∑ 𝑓𝑖𝛿1
𝑛
𝑖=1

  (MIDUVI-CAMICON, NEC-SE-DS, 2014) 

A continuación, se presentan los valores individuales y totales con los que se realiza 

el cálculo de T: 
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Tabla 10: Valores individuales y totales para aplicación de método 2 

PISO Wi hi Wihi^k Cvx Fx DefmaxX DefmaxY wi*di^2 en X wi*di^2 en Y wi*fi en X 
wi*fi 

en Y 

- kg m - - kg (m) (m) kg*m2 kg*m2 kg2 kg2 

5 201055,8 12,5 2653699,9 0,3 50281,4 0,028 0,022 157,6 97,3 1407,9 1106,2 

4 201055,8 10,0 2112781,4 0,3 40032,2 0,024 0,019 115,8 72,6 960,8 760,6 

3 201055,8 7,5 1574798,2 0,2 29838,7 0,019 0,015 72,6 45,2 566,9 447,6 

2 201055,8 5,0 1040737,0 0,1 19719,5 0,010 0,010 20,1 19,3 197,2 193,3 

1 201055,8 2,5 512657,6 0,1 9713,7 0,005 0,004 4,1 2,9 43,7 36,9 

Total 1005279,0  7894674,1 0,0 149585,5   370,2 237,3 3176,5 2544,5 

 

De modo que: 

Tabla 11: Periodos en direccion X y Y para método 2 

Periodo Valor Unidad 

TX 0,684835055 seg 

TY 0,612671613 seg 

  

A partir de este punto, se selecciona el periodo más grande entre las dos direcciones, 

en este caso TX y se comprueba que este no sobrepase en un 30% al periodo de vibración 

de la estructura calculado a partir del método 1. En este caso, el periodo del método 2 

excede al del método 1 por un 26%, es decir, es adecuado y no requiere de ajustes. 

Finalmente, el análisis estático concluye aplicando el método 1 para el valor de TX. 

De este análisis se encuentran los siguientes valores de derivas elásticas e inelásticas 

tomando en cuenta el nuevo k= 1,09, cabe recalcar que se ha comprobado que no se 

sobrepase el 20% de torsión permitido: 
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Figura 19: Derivas elásticas dirección X para TY 

 

Figura 20: Derivas elásticas dirección Y para TY 



59 
 

Tabla 12: Derivas elásticas e inelásticas para TX 

 Dirección 

 X Y 

ΔE 0,0029 0,00249 

ΔM 0,0174 0,01494 

 

Como se observa anteriormente, las derivas inelásticas no superan el criterio de 

deriva máxima igual a 0.02. Finalmente, se procede a calcular las fuerzas laterales 

equivalentes, de lo cual se obtiene: 

Tabla 13: Fuerzas laterales equivalentes para TY 

PISO Wi hi Wihi^k Cvx Fx 

- kg m - - kg 

5 201055,8 12,5 3173951,9 0,35 51654,5 

4 201055,8 10,0 2487334,3 0,27 40480,2 

3 201055,8 7,5 1816556,4 0,20 29563,6 

2 201055,8 5,0 1166497,2 0,13 18984,2 

1 201055,8 2,5 547057,9 0,06 8903,1 

Total 1005279,0 0,0 9191397,7 0,0 149585,5 

 

Análisis dinámico de la estructura 

En el análisis dinámico de la estructura, se vuelve a recurrir a al software ETABS. 

En este caso, se ingresa el espectro de aceleraciones de diseño como una función. Seguido, 

se corre el análisis estructural y se comprueba que el cortante basal obtenido sea al menos 

el 80% del cortante basal calculado a partir del método estático. En este caso, el cortante 

alcanza basal alcanza un valor de 118904,3kg en dirección X y un valor de 119455,2kg en 

dirección Y, es decir en cada caso un 80% del cortante por método estático. 

Seguido, se calculan las derivas laterales máximas, considerando los modos de 

vibración que donde se alcanza al menos el 90% de la masa participativa. Para esta 
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estructura, los cuatro primeros modos de vibración alcanzan un 92,2% de la masa 

participativa, por lo que estos son tomados en cuenta en el cálculo de derivas.  A 

continuación, se presentan los valores respectivos de derivas elásticas e inelásticas 

máximas: 

 

Figura 21: Derivas elásticas en dirección X del análisis spectral 
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Figura 22: Derivas elásticas en dirección Y del análisis espectral 

Tabla 14: Derivas máximas elásicas e inelásticas en direcciones X y Y para análisis espectral 

 Dirección 

 X Y 

ΔE 0,0033 0,00317 

ΔM 0,0198 0,01902 

 

De este modo, se confirma que no se sobrepase el criterio de deriva máxima elástica 

de 0.02. Adicionalmente, se calculan las fuerzas laterales equivalentes: 

Tabla 15: Fuerzas laterales equivalentes para análisis espectral 

PISO Wi hi Wihi^k Cvx Fx 

- kg m - - kg 

5 201055,8 12,5 2653699,9 0,34 50281,4 

4 201055,8 10,0 2112781,4 0,27 40032,2 

3 201055,8 7,5 1574798,2 0,20 29838,7 

2 201055,8 5,0 1040737,0 0,13 19719,5 

1 201055,8 2,5 512657,6 0,06 9713,7 

Total 1005279,0   7894674,1 0,0 149585,5 
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Cabe recalcar que, en este caso, como proceso complementario se analizaron las 

rigideces de la estructura piso a piso para verificar que no exista la presencia de pisos 

blandos. En este caso, se verificó que no exista una variación mayor o igual de rigideces 

entre pisos. Además, se verificó que la rigidez de cada piso sea mayor o igual al 80% de la 

rigidez promedio de la estructura 

Diseño sísmico y a gravedad de columna 

Las columnas fueron diseñadas con la ayuda del programa de Excel desarrollado, 

bajo los procedimientos establecidos por AISC para secciones HSS compuestas. A 

continuación, se presentan las propiedades y dimensiones de la sección utilizada, cabe 

recalcar que todas las columnas de la estructura trabajan como SMF: 

Tabla 16: Propiedades columna HSS14X14X.500 

Propiedades columna HSS14X14X.500 

en acero A36 

fy 3515 kg/cm2 

f´c 286,5 kg/cm2 

Es 2100000 kg/cm2 

Ec 25157,08 kg/cm2 

 

Tabla 17: Dimensiones columna HSS14X14X.500 

Dimensiones columna HSS14X14X.500 

Longitud = 2,5  m 

A = 0,009870948 m2 

h = 0,3556 m 

b = 0,1016 m 

t(des) = 0,011811 m 

wt./ft. = 7,676757636 kg/m 

Ix = 0,000131945 m4 

Sx = 0,000742334 m3 

rx = 0,11557 m 

Zx = 0,000999611 m3 
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Iy = 1,71487E-05 m4 

Sy = 0,000337574 m3 

ry = 0,041656 m 

Zy = 0,000394928 m3 

h(flat) = 0,29845 m 

b(flat) = - m 

J = 5,28614E-05 m4 

C = 0,00072267 m3 

A(surf) = 0,02221931 m2/m 

 

En este caso, el perfil implementado cumple con los criterios de ductilidad, 

resistencia al corte, resistencia a flexión y resistencia a compresión, para las cargas últimas 

obtenidas del modelo de ETABS. El proceso detallado puede encontrarse en el Anexo A. 

Diseño sísmico y a gravedad de viga 

Al igual que las columnas, las vigas fueron diseñadas con la ayuda del programa de 

Excel desarrollado, bajo los procedimientos establecidos por AISC para secciones W. A 

continuación, se presentan las propiedades y dimensiones de la sección utilizada: 

Propiedades viga W16X45 en 

acero A36 

fy 3515 kg/cm2 

fu 4570 kg/cm2 

Es 2100000 kg/cm2 

Ry 1,5 - 

Rt 1,2 - 

 

Tabla 18: Dimensiones de viga W16X45 

Dimensiones viga 

W16X45 

A = 0,00858 m2 

d = 0,40894 m 

tw = 0,00876 m 

bf = 0,17882 m 
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tf = 0,01435 m 

k(des) = 0,02456 m 

k(det) = 0,03175 m 

k1 = 0,02064 m 

T = 0,34608 m 

gage = 0,0889 m 

wt./ft. = 6,22147 kg/m 

bf/(2*tf) 6,23  
h/tw = 41,1  
Ix = 0,00024 m4 

Sx = 0,00119 m3 

rx = 0,16891 m 

Zx = 0,00135 m3 

Iy = 1,4E-05 m4 

Sy = 0,00015 m3 

ry = 0,03988 m 

Zy = 0,00024 m3 

rts = 0,04775 m 

ho = 0,39624 m 

J = 4,6E-07 m4 

Cw = 5,3E-07 m6 

a = 1,73057 m 

Wno = 0,01761 m2 

Sw = 1,1E-05 m4 

Qf = 0,00024 m3 

Qw = 0,00067 m3 

 

En este caso, el perfil implementado cumple con los criterios de ductilidad, 

resistencia al corte y resistencia a flexión, para las cargas últimas obtenidas del modelo de 

ETABS. En el Anexo B, se encuentra detallado el cálculo y diseño de vigas. 

Verificación de filosofía SCWB 

La filosofía de diseño de columna fuerte-viga débil, especifica que: 

∑𝑀𝑝𝑐

∑𝑀𝑝𝑏
> 1.0    (AISC, AISC 341-16, 2016) 
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En este caso, la columna HSS14X14X.500 posee un ∑𝑀𝑝𝑐 = 5161007,48kg-m, 

mientras que la viga W16X45 posee un ∑𝑀𝑝𝑏= 4740523,616, resultando en: 

∑𝑀𝑝𝑐

∑𝑀𝑝𝑏
= 1.1 > 1.0 

Por ende, se confirma la presencia de un mecanismo de columna fuerte-viga débil. 

Diseño de conexión Bolted Flange Plate 

La conexión tipo Bolted Flange Plate será diseñada para el siguiente elemento del 

pórtico SMF, cuya longitud es de 3.3m: 

 

Figura 23: Elemento de diseño BFP 
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Las propiedades seleccionadas, tanto para las placas como para los pernos, cumplen 

con los requerimientos especificados por AISC: 

Tabla 19: Propiedades de placas para BFP 

Propiedades de Placas 

ACERO ASTM A36/A36M Ry 1,2 AISC 341 TABLA A3.1 
 Rt 1,2 AISC 341 TABLA A3.1 
 Fy 2549,3 kg/cm2 
  250 Mpa 
  CHECK Máx 485 Mpa 
 Fu 4078,88 kg/cm2 
  400 MPa 

 

Tabla 20: Propiedades de pernos para BFP 

Propiedades de Pernos 

ACERO ASTM A490 Ry 1,5 AISC 341 TABLA A3.1 
 Rt 1,2 AISC 341 TABLA A3.1 
 Fy 9139,9 kg/cm2 
  896,3146746 Mpa 
 Fu 10546 kg/cm2 
  1034,205468 MPa 

 

A partir del modelo en ETABS, se calculan las demandas requeridas para cada tipo 

de carga: 

Tabla 21: Cargas últimas para diseño de conexión BFP 

Mu 8075,2 kg-m 

Vu 1042 kg 

 

Previo al diseño, se debe verificar que los perfiles a utilizarse en la estructura 

cumplan con las limitaciones y requerimientos generales establecidos anteriormente. Una 

vez que se ha comprobado su cumplimiento, se procede a realizar el diseño de la conexión 
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BFP de acuerdo al procedimiento especificado por AISC-358-10 7.5.4. Utilizando dichos 

valores, se ingresa los mismos al programa de Excel junto con las propiedades generales de 

la conexión Bolted Flange Plate a diseñarse, tanto de placas como de pernos.  

En primer lugar, se determina el diámetro máximo de perno de manera que se 

prevenga una falla por tensión del patín. Para huecos estándar con dos pernos por fila: 

𝑑𝑏 ≤
𝑏𝑓

2
(1 −

𝑅𝑦𝐹𝑦

𝑅𝑡𝐹𝑢
) − 3𝑚𝑚 (S.I)   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

En este caso, db = 20 mm. 

Seguido se asume un espesor de placa horizontal 𝑡𝑝=35 mm, se estima el ancho de 

la placa horizontal 𝑏𝑓𝑝=178,8 mm, considerando la calibración del perno, requerimientos de 

distancia desde los extremos del perno y ancho del patín de la viga. Así mismo, se 

determina la fuerza nominal de cortante por perno que controla: 

𝑟𝑛 = min entre: 

1.0 𝐹𝑛𝑣𝐴𝑏

2.4 𝐹𝑢𝑏𝑑𝑏𝑡𝑓

2.4 𝐹𝑢𝑝𝑑𝑏𝑡𝑝

   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Aplicando las ecuaciones, se calcula que 𝑟𝑛=245044.23N. 

El siguiente paso consiste en seleccionar un número de prueba de pernos, valor que 

puede estimarse mediante la siguiente ecuación: 

𝑛 ≥
1.25 𝑀𝑝𝑟

φ𝑛𝑟𝑛(𝑑+𝑡𝑝)
    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Para este caso, el valor aproximado es de 7.64, por lo que se lo aproxima a su valor 

par mayor más cercano, 𝑛 = 8, es decir, dos filas de cuatro pernos. 
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Más adelante, se procede a calcular la ubicación de la rótula plástica en la viga, 

respecto a la cara de la columna. Para esto, será necesario considerar que, el espaciamiento 

entre filas s = 60mmy que la distancia al borde, sean suficiente para asegurar que la 

distancia 𝐿𝑐= 40mmsea mayor o igual a 2𝑑𝑏: 

𝑆ℎ = 𝑆1 + 𝑠(
𝑛

2
− 1)  (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Haciendo uso de la ecuación anterior, se calcula que 𝑆ℎ=230mm. 

A continuación, se construye el diagrama de cuerpo libre de la longitud de viga que 

se encuentra entre las rótulas plásticas generadas en cada extremo. Para esto, se aplica la 

siguiente combinación de carga: 

1.2𝐷 + 𝑓1𝐿 + 0.2𝑆   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Dónde 𝑓1 corresponde al factor de mayoración determinado por el código 

constructivo aplicable, el cual no puede ser menor a 0.5. En este caso, dado que el diseño se 

realizará para Ecuador, el factor 𝑓1 utilizado es de 1.6 siguiendo las combinaciones de carga 

establecidas por la NEC-15, también, se puede despreciar la presencia de carga de nieve 

(MIDUVI-CAMICON, NEC-15-SE-CG, 2014): 

1.2𝐷 + 1.6𝐿 

Tomando en cuenta dicha combinación de cargas, se calculan los cortantes como: 

𝑉ℎ = (1.2𝐷 + 1.6𝐿) ×
𝐿ℎ

2
 

A partir de este análisis, se encuentra que 𝑉ℎ=32604,73 kg. 
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Una vez calculado el cortante, se calcula el momento esperado en la cara del ala de 

la columna: 

𝑀𝑓 = 𝑀𝑝𝑟 + 𝑉ℎ𝑆ℎ   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Adicionalmente, se calcula la fuerza 𝐹𝑝𝑟 generada en la placa horizontal debido al 

momento  𝑀𝑓 a través de la siguiente ecuación: 

𝐹𝑝𝑟 =  
𝑀𝑓

(𝑑+𝑡𝑝)
    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Reemplazando los valores respectivos en cada ecuación, se calcula que 𝑀𝑓= 

55908,2 kg*m, mientras que 𝐹𝑝𝑟= 128375,52 kg. 

Una vez completados los pasos anteriores, se procede a realizar los chequeos 

especificados por AISC-358-10. Tomando en cuenta el valor de 𝐹𝑝𝑟 calculado, se confirma 

si el número de pernos seleccionado anteriormente fue adecuado mediante la siguiente 

relación: 

𝑛 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑛𝑟𝑛
   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Para este caso, se comprueba que el número de pernos es adecuado: 

8 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑛𝑟𝑛
= 5,71 ≈ 6 

Seguido, se chequea que el espesor de la placa horizontal asumido sea adecuado y la 

falla por bloque de cortante: 

𝑡𝑝 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑑𝐹𝑦𝑏𝑓𝑝
   (AISC, AISC-358-10, 2014) 
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𝐹𝑝𝑟  ≤  φ𝑛𝑅𝑛    (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Reemplazando los valores en las ecuaciones correspondientes, se halla que: 

𝑡𝑝 = 35𝑚𝑚 ≥
𝐹𝑝𝑟

φ𝑑𝐹𝑦𝑏𝑓𝑝
= 28.17 𝑚𝑚 

𝐹𝑝𝑟 =  128375,52 𝑘𝑔 ≤  φ𝑛𝑅𝑛 = 162812,67  

Más aún, se verifica el pandeo por carga axial del patín de la viga: 

𝐹𝑝𝑟 = 128375,52 𝑘𝑔 ≤  φ𝑛𝑅𝑛 =  162812,67 𝑘𝑔     

Dónde R𝑛 se ha calculado acorde a la sección de pandeo por compresión del Capítulo J de 

la AISC-341-16. 

Una vez encontradas las dimensiones adecuadas de placa horizontal, se determina la 

resistencia a corte requerida por la viga y la conexión de placa vertical: 

𝑉ℎ =
2𝑀𝑝𝑟

𝐿ℎ
+ 𝑉𝑔𝑟𝑎𝑣𝑖𝑡𝑦   (AISC, AISC-358-10, 2014) 

Para este caso, 𝑉ℎ=32604,73 kg. 

Finalmente, tomando en cuenta el cortante requerido, se realiza el diseño de la placa 

de conexión simple a cortante en la cara de la columna siguiendo las provisiones y 

requerimientos especificados por AISC-341-16, aplicando el programa de Excel 

desarrollado. Las propiedades de la sección utilizada son las siguientes, cabe recalcar que 

estas se presentan en unidades ksi e in, dado que son las unidades que manejan las 

ecuaciones expuestas por AISC: 
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Tabla 22: propiedades y geometría placa vertical 

Fy 36,25945869 ksi 

Fu 58,0151339 ksi 

d 16,1 in 

tf 0,565 in 

tw 0,345 in 

h 14,97 in 

h/t 43,39130435 - 

 

 En este caso, se verifica la resistencia a cortante requerida en la conexión, para este 

caso: 

ФVn 

= 499803,992 

N 
 

Capacidad >Demanda 

a Corte 
CHECK  

 

Asimismo, se realizan los chequeos de resistencia al corte de los pernos, 

aplastamiento del agujero, plastificación al corte, ruptura de placa, bloque de cortante en 

placa vertical y bloque de cortante en alma de la viga. De este análisis, se calcula que se 

requiere de 3 pernos de 22mm de diámetro. En el Anexo C, se puede observar el proceso 

detallado realizado por el programa de Excel utilizado. 

Diseño de placa de anclaje 

La placa de anclaje será diseñada para el elemento de columna presentado a continuación: 
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Figura 24: Elemento de diseño placa de anclaje 

A partir de modelo en ETABS, se encuentran las cargas y momentos últimos con los que se 

diseñará el elemento: 

Tabla 23: Cargas últimas para diseño de placa de anclaje 

Pu 144308,30 kg  

Mu 12671,30 kg*m 

Vu 8010,90 kg  

 

La zapata de concreta sobre la que se apoyará la placa de anclaje posee un B=1.2m y 

N=1.2m. Adicionalmente, las propiedades, tanto de placa como de pernos y placas de arandela, se 

encuentran en conformidad con las especificaciones de AISC Base Plate and Anchor Rod Design: 

Tabla 24: Propiedades placa de anclaje 

PLACA DE ANCLAJE 

ACERO ASTM A36/A36M Ry 1,5 AISC 341 TABLA A3.1 
 Rt 1,2 AISC 341 TABLA A3.1 
 Fy 2549,3 kg/cm2 
  250 Mpa 
  CHECK Máx 485 Mpa 
 Fu 4078,88 kg/cm2 
  400 MPa 
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Tabla 25: Propiedades de pernos para placa de anclaje 

PERNOS  

ACERO ASTM A36 Ry 1,5 AISC 341 TABLA A3.1 
 Rt 1,2 AISC 341 TABLA A3.1 
 Fy 2549,3 kg/cm2 
  250 Mpa 
  CHECK Máx 485 Mpa 
 Fu 4078,88 kg/cm2 
  400 MPa 

 

En primer lugar, se establecen las dimensiones de la placa de anclaje, de modo que: 

𝑁 > 𝑑 + (2 × 24.5 𝑚𝑚)  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝐵 > 𝑏𝑓 + (2 × 24.5 𝑚𝑚)  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

A partir de esto, se calcula que 𝑁 = 355 mm y 𝐵 = 355 mm. Tomando en 

consideración estas dimensiones, se procede a calcular el esfuerzo de aplastamiento del 

hormigón en la cimentación 𝑓𝑝(max): 

𝑓𝑝(max) =  𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐√
𝐴1

𝐴2
= 39,29 𝑀𝑃𝑎  (AISC, Base Plate and Anchor Rod 

Design, 2006) 

Más aún, se realiza el cálculo de la fuerza de aplastamiento, el cual se realiza a 

partir de la siguiente ecuación: 

𝑞𝑚𝑎𝑥 =  𝑓𝑝(max) × 𝐵 =  13972,88 𝑁/𝑚𝑚   (AISC, Base Plate and Anchor Rod 

Design, 2006) 

Más adelante, considerando los valores de Mr, Pr, N y q max, se calculan las 

excentricidades.  
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Seguido, se establece que la presión de aplastamiento q será igual al valor máximo 

de 𝑞𝑚𝑎𝑥. De modo que, se calculan las fuerzas totales de aplastamiento en el concreto y las 

fuerzas en los pernos de anclaje. Utilizando el equilibrio de fuerzas verticales, se determina 

la resistencia a tensión requerida por los pernos de anclaje T: 

∑𝐹𝑣𝑒𝑟𝑖𝑐𝑎𝑙 = 0 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

𝑇𝑢 =  𝑞𝑚𝑎𝑥𝑌 − 𝑃𝑢 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Adicionalmente, realizando la sumatoria de momentos respeto al punto B, se 

encuentra la longitud de aplastamiento Y: 

𝑌 = (𝑓 +
𝑁

2
) ± √(𝑓 +

𝑁

2
)

2
−

2𝑃𝑢(𝑒+𝑓)

𝑞𝑚𝑎𝑥
 = 83.71𝑚𝑚 (AISC, Base Plate and Anchor 

Rod Design, 2006) 

Una vez que se ha calculado el valor de Y, se comprueba que las dimensiones de 

placa sean adecuadas mediante la siguiente ecuación: 

(𝑓 +
𝑁

2
)2 ≥  

2𝑃𝑟(𝑒+𝑓)

𝑞𝑚𝑎𝑥
  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

El siguiente paso consiste en el cálculo del espesor de placa requerido para el límite 

de fluencia en la interface de compresión, para esto, se deberá considerar que 𝑓𝑝 = 𝑓𝑝(max) 

y las condiciones expuestas a continuación: 

Si 𝑌 ≥ 𝑚: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) = 1.49𝑚√
𝑓𝑝(max)

𝐹𝑦
              (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Si 𝑌 < 𝑚: 
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𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) = 2.58𝑚√
𝑓𝑝(max)𝑌(𝑚−

𝑌

2
)

𝐹𝑦
    (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

Dado que en este caso m=33.02 mm, se calcula a partir de la primera ecuación. 

Aplicando este procedimiento, se calcula que 𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞)=19.5mm. 

Una vez que se han comprobado los pasos anteriores, se procede a diseñar para el 

estado límite de fluencia de la placa de anclaje en la interface a tensión. En este caso, se 

analiza el efecto de la carga 𝑇𝑢que ocasiona flexión en la placa. Para efectos de cálculo, se 

considera la acción de brazo de palanca a lo largo de una distancia x, medida desde el 

centro del perno hasta el centro del patín de la columna. En función a estos parámetros, se 

calcula: 

𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) =  2.58√
𝑇𝑢𝑥

𝐵 ×𝐹𝑦
= 33.1 𝑚𝑚   (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 

2006) 

En este caso, ya que existen valores de 𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) para los estados límites de 

compresión y tensión, se elige el valor mayor de 𝑡𝑝(𝑟𝑒𝑞) entre ambos casos. 

Verificación de resistencia a compresión 

La primera verificación del diseño consiste en el chequeo de la resistencia a 

compresión del hormigón. En este caso, es necesario que las dimensiones de área y espesor 

de la placa de anclaje sean adecuadas para soportar las cargas impuestas. En primer lugar, 

se verifica que el área de la placa sea adecuada, a través de la siguiente ecuación: 

𝐴𝑟𝑒𝑞 =
1

2
(

𝑃𝑢

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐
) ≥ 𝐴1  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 
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De modo que:  

𝐴𝑟𝑒𝑞 =
1

2
(

𝑃𝑢

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐
) ≥ 𝐴1 

Para ejecutar la verificación de resistencia a corte por fricción, se calcula la 

resistencia por fricción entre la placa y el hormigón-grout: 

𝜙𝑉𝑛 = 𝜙𝜇𝑃𝑢 ≤ (𝜙0.2𝑓′
𝑐
𝐴𝑐 ó 𝜙800𝐴𝑐) (AISC, Base Plate and Anchor Rod 

Design, 2006) 

De este cálculo se encuentra: 

Tabla 26: Verificación de reistencia a corte por fricción 

Pu 1415664,42 N 

μ 0,2 - 

Ac 0,12645136 m 

φ0.2f'cAc 4552248,96 N 

φ800Ac 18208995840 N 

lim min 4552248,96 N 

φVn 212349,6635 N 

φVn,max 4552248,96 N 

 

La verificación de aplastamiento de placas de arandela se ha realizado tomando en 

consideración la presencia de 4 pernos de 50,08 mm de diámetro. Así mismo, se considera 

una dimensión mínima de placa de arandela de 46.04mm con un espesor de 19,1 mm.  Para 

calcular que la capacidad sea adecuada bajo las cargas aplicadas, se hace uso de la siguiente 

ecuación: 

𝜙𝑅𝑛 =  𝜙1.5𝐿𝑐𝑡𝐹𝑢 ≤ 3.0 𝜙 𝑑  𝑡 𝐹𝑢 (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 

2006) 
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Cabe recalcar que, para determinar el cumplimiento de las varillas a corte, se debe 

verificar: 

𝑉𝑢

𝑛
≤  𝜙𝑅𝑛 

En este caso, aplicando el programa de Excel desarrollado, se encuentra que: 

Tabla 27: Verificación aplastamiento de placas de arandela 

Ic 0,12 [cm] 

φRn 791,38 N 

Vu/n<=φRn CHECK 

 

La verificación de resistencia a corte de varillas de anclaje consiste en la 

verificación de que el área y esfuerzo admisible sea adecuado para resistir el cortante 

impuesto. Para esto, se aplica la siguiente ecuación:  

𝜙𝑅𝑛 =  𝜙𝐹𝑛𝑣𝐴𝑏  (AISC, Base Plate and Anchor Rod Design, 2006) 

A partir de este análisis, se calcula: 

Tabla 28: Verificación reistencia a cortante de varillas de anclaje 

Fu 400,00 MPa 

Fnv 180,00 MPa 

φRn 590935,09 N 

Vu/n<=φRn CHECK   
 

Diseño a gravedad de la estructura 

El diseño a gravedad de columna y viga fueron realizados utilizando el programa de 

Excel desarrollado. En los Anexos D y E, se puede encontrar el proceso detallado realizado 

por el programa para el diseño de cada elemento, respectivamente. En este caso, se 
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utilizaron los mismos perfiles definidos por el diseño sismorresistente, ya que cumplían con 

los criterios de elementos a gravedad. 

CONCLUSIONES 

Le estructura de tipo SMF cumple con los requisitos de sismorresistencia 

especificados por la norma NEC-15. En este caso, se ha verificado el cumplimiento de los 

límites de derivas elásticas e inelásticas. Así mismo, se confirmado el cumplimiento de la 

filosofía de diseño de columna fuerte-viga débil y el diseño estructural sin pisos blandos.  

El tamaño de los perfiles, tanto de columnas como de vigas, fue considerable. Esto, 

se debe a que el suelo del sitio de emplazamiento de la estructura posee propiedades muy 

pobres desde el punto de vista ingenieril. Adicionalmente, se da a causa de que la estructura 

ha sido diseñada para una zona de alto peligro sísmico. 

Los perfiles de columna HSS compuestas y viga W en acero diseñados cumplen con 

los requerimientos de AISC-341-16. En este caso, se ha verificado que cada perfil funcione 

adecuadamente bajo todos los estados límites.  

La conexión Bolted Flange Plate diseñada cumple con los requerimientos de AISC-

358-10. Asimismo, la placa de anclaje diseñada cumple con los requerimientos de AISC 

Base Plate and Anchor Rod Design.  

El uso de conexiones precalificadas por AISC es ventajosa en zonas de alto peligro 

sísmico, ya que asegura un comportamiento sismorresistente. En el caso de Ecuador, se 

recomienda su implementación al momento de diseñar y construir estructuras en acero, 

dado que en el futuro se provee la ocurrencia de nuevos eventos sísmicos de gran magnitud.  
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ANEXOS 

Los anexos presentados a continuación muestran las memorias de cálculo y 

procedimiento realizado por el programa de Excel desarrollado para el diseño de los 

elementos estructurales del Edificio Turín.  

Anexo A: Diseño sísmico de columna 

 

 

Anexo B: Diseño sísmico de viga 
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Anexo C: Diseño de conexión Bolted Flange Plate 
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Anexo D: Diseño de placa de anclaje 
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Anexo E: Diseño a gravedad  

Diseño a gravedad de columna: 
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Diseño a gravedad de viga: 

 

 

 

 


