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RESUMEN 

El trabajo de aplicación profesional a continuación se fundamentó en realizar el 

diseño estructural en acero del mejoramiento de los servicios de educación secundaria 

en la institución educativa “Champagnat” ubicada en la ciudad de Tacna, Tacna, que 

consta de una edificación con una distribución arquitectónica de tres niveles, 

conformado por aulas, talleres, departamento de educación física, depósito de 

implementos deportivos, laboratorios, área administrativa, biblioteca, módulo de 

conectividad, sala de docentes, área de estar social, servicios higiénicos en cada planta 

donde se impartirán las clases y azotea no visitable. Se desarrolló la investigación por 

medio de una metodología tipo proyectiva teniendo un nivel de investigación de 

proyecto factible realizándose un diagnóstico sobre la necesidad existente, permitiendo 

plantear la propuesta que se llevará a cabo a través de una serie de fases. El objetivo 

principal de este proyecto fue diseñar una estructura conformada por pórticos de acero 

y losas de sofito metálico, basándose en las normas peruanas e internacionales para las 

cargas gravitacionales y consideraciones sísmicas, para la construcción de 

edificaciones de acero, incluyendo la verificación de la capacidad resistente de la 

estructura ante las cargas por gravedad y sísmicas mediante la construcción de un 

modelo matemático tridimensional conformado por todos los elementos estructurales 

mediante el uso de un programa computacional de elementos finitos, chequeos 

correspondientes, diseño de conexiones y estimación presupuestal de la propuesta . 

Realizando los objetivos planteados se obtiene una estructura en acero con dimensiones 

acordes a los requerimientos del Reglamento Nacional de Edificaciones de Perú (RNE) 

y la American Institute Of Steel Construction (AISC) 360-16. 
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GLOSARIO 

Anclaje de soporte a compresión: Trabaja exclusivamente a compresión, aunque 

no son muy comunes. El soporte transmite un momento como consecuencia de la unión 

entre vigas. 

Anclaje de soporte a tracción: Estos anclajes se utilizan cuando las estructuras 

trabajan a tracción eventual o permanente. En el caso de los anclajes en fundaciones, 

la estabilidad está dada por la propia fundación. 

Anclaje de soporte a flexión: Son los más utilizados, ya que el soporte siempre 

presenta un momento flector que se atiende por medio de pernos que deben anular las 

tensiones de tracción originadas por dicho momento. Por lo que la pletina y conjunto 

pernos, permiten localizar y levantar las columnas de la estructura metálica. 

Pletina delgada. Se usan para salvar las diferencias de nivel en el vaciado del 

concreto, caso en el cual sirve para colocar como suplemento en el vaciado, al fraguar 

se retira el encofrado y los vacíos que dejan las pletinas se rellena con el mismo tipo 

de concreto. 

Pletina gruesa. Si se presentan diferencias de nivel se calzan con hormigón igual 

que las pletinas delgadas adaptan y pueden trabajarse inclusive industrialmente para 

todo tipo de perfiles. 

Pletina con rigidizadores. Se componen de una pletina delgada y rigidizadores 

laterales soldados a los costados para crear una ampliación de la columna. 

Pletina con dovela. Algunas veces hay que soldar en la parte inferior de la pletina 

una pieza de perfil en I a manera de dovela hacia abajo que sirve para atender fuerzas 

horizontales y su trabajo es a fricción. 

Perno figurado. La forma más simple de empotramiento, fuerzas de tensión en 

la cual los pernos tienen una figuración redonda que permite engancharlos en las barras 

de refuerzo de la parrilla de la fundación. 

Perno figurado empotrado en ángulo. En este caso se adiciona a las barras de 
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refuerzo de la fundación un conjunto de ángulos soldados a la misma en los cuales se 

enganchan los pernos previamente figurados. 

Perno de cabeza plana. Usado como los anteriores, pero reemplazando los 

perfiles en ángulo por pares de perfiles en canal, con topes soldados para evitar la 

rotación y movimiento de los pernos. 

Perno de paredes corrugadas. Pueden usar tuberías empotradas corrugadas o 

ribeteadas que se usan en los conductos para sistemas de hormigón pre- esforzado. 

Anclaje directo. Cuando columnas trasmiten cargas muy pequeñas pueden 

empotrase directamente en el hormigón sin necesidad de pletinas o anclajes en la 

armadura de la parrilla de la fundación. 

∆𝒆𝒍á𝒔𝒕𝒊𝒄𝒐−𝒊 Desplazamiento lateral del nivel i calculado para las fuerzas de diseño. 

Se denomina deriva 𝛿𝑖  a la diferencia de los desplazamientos laterales totales entre dos 

niveles consecutivos de la edificación. 
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INTRODUCCIÓN 

El desarrollo económico, social y cultural de todas las sociedades se fundamenta 

en la educación, por ello es imprescindible la idónea planificación de las instalaciones 

educativas que satisfaga las necesidades topográficas, climatológicas, geográficas, 

económicas, sociales y cada factor influyente para poder realizar una idónea propuesta 

ingenieril segura, confortable, actual y sostenible en el tiempo. 

Por consiguiente, el trabajo de aplicación profesional a desarrollarse trata sobre 

el “Diseño estructural en acero para el mejoramiento de los servicios de educación 

secundaria en la I.E. Champagnat en el distrito de Tacna, provincia de Tacna– Tacna- 

Perú” en base al planteamiento del gobierno regional, realizado para satisfacer la 

demanda estudiantil actual, ubicado en el área urbana comercial central de la ciudad de 

Tacna,  

El área es de 1.400,00m2 aproximadamente, verificado en el plano de 

arquitectura AG-01. Tacna está ubicada en zona sísmica 4 según la resolución 

ministerial 355-2018 (RNE E.030-2018); carga de viento promedio de 20km/hr a 10m 

de altura conforme a las normas legales 320731 (RNE E.020-2006), el proyecto se 

ubica en una altitud de 567.7930msnm con coordenadas UTM: 8007727.08 m Norte y 

367916.68 m Este, Datum WGS 84, Zona 19S, correspondiente al levantamiento 

topográfico del proyecto elaborado por la subgerencia de estudios del gobierno 

regional. 

El suelo tiene arena limosa con finos no plásticos como estrato predominante en 

los primeros 1.5mts de profundidad, mediante la correlación de las calicatas excavadas 

para el estudio de mecánica de suelos del proyecto: “Mejoramiento de los servicios de 

educación en la I.E. Champagnat en el distrito de Tacna, provincia de Tacna– Tacna- 

Perú”, información incluida en los anexos de esta investigación. 
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Según corzo y Saldaña (2017) el uso de estructuras metálicas, para la 

construcción de viviendas multifamiliares, produce un ahorro del 25.86% del costo por 

metro cuadrado. Además, determinaron la estructura más económica, al comparar los 

tiempos de ejecución; observaron una diferencia considerable, del 44.25%, al realizar 

la programación de obra con estructuras metálica. Por lo que se considera el acero como 

material principal de diseño debido a la reducción de los tiempos de ejecución, lo que 

mitiga el gasto en mano de obra; las dimensiones en los elementos de acero son 

menores que los de concreto, la versatilidad del armado, la preservación del medio 

ambiente al poder reutilizar la estructura, la alta resistencia mecánica al soportar 

grandes esfuerzos y deformaciones sin quebrarse. 

El Trabajo de Aplicación Profesional (TAP) está conformado por cinco partes, el 

capítulo 1 que comprende el planteamiento del problema y la descripción del proyecto, 

donde se analizó el proyecto arquitectónico y las normativas vigentes de diseño, para 

definir los criterios del anteproyecto y sistema de estructuración adecuado; el segundo 

contiene los antecedentes del proyecto, las bases teóricas y las bases legales; el tercero 

incluye el diseño, nivel y fases de la investigación, y la presentación del plan de trabajo. 

Asimismo, el capítulo cuatro lo conforma todo lo pertinente al desarrollo y 

resultados del plan de trabajo, se calcularon los elementos que darán soporte y 

transmitirá las cargas al suelo, analizando todos los componentes de la infraestructura 

y superestructura verificando que cumplan con las normas establecidas en el RNE del 

Perú y el código AISC 360-16. Con los perfiles establecidos y la cantidad determinada 

se procede a estimar el presupuesto del diseño estructural, y por último el quinto que 

contiene la discusión y análisis de resultados de la aplicación de los fundamentos 

teóricos. 

Para el desarrollo y cumplimiento de los objetivos se realizan una serie de fases 

organizadas de la siguiente manera: Fase I: Reconocimiento de planos arquitectónicos 

del proyecto propuesto, donde también se estudiaron las características topográficas, 

geotécnicas y el reconocimiento de las Norma vigentes a usar. Fase II: Se definieron 

los criterios de diseño, sistema de estructuración adecuado, calidad de material a usar, 

la combinación de cargas más desfavorables que proporcionó el mayor factor de 
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seguridad de acuerdo con el uso de la edificación y las consideraciones establecidas 

por las normas. 

Seguidamente la fase III: se predimensionaron los elementos estructurales, 

eligiendo los perfiles más convenientes que resistan las cargas gravitacionales 

calculadas en la fase anterior, se realizaron los chequeos estructurales y se modelaron 

los módulos a través de un programa de diseño estructural basado en elementos finitos 

para definir el diseño final, se realizaron las verificaciones sismorresistentes adecuadas, 

se realizó el diseño de las fundaciones y las conexiones pertinentes. Fase IV: se 

elaboraron los planos de detalle estructural mediante el uso de software para dibujo 

asistido por computadora. Fase V: se realizaron los cómputos métricos de la estructura 

de acero en base al diseño calculado y se estimó el presupuesto de la propuesta 

realizada. 
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CAPÍTULO I 

PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA 

Identificación de la empresa 

La empresa donde se realizó las pasantías profesionales está registrada en la 

Superintendencia Nacional de Aduanas y Administración Tributaria (SUNAT) con la 

razón social: “V&V contratistas generales S.R.L”, fue incorporada en 06/04/1993. Su 

domicilio principal está ubicado en la ciudad de Tacna, Perú. Se encarga de ejecutar 

proyectos y obras de ingeniería: construcción de edificios completos o por partes, 

construcción de sistemas de electricidad, gas y agua, obras de saneamiento ambiental 

y obras hidráulicas; cumpliendo los estándares de calidad y plazos fijados, 

contribuyendo así con el éxito de nuestros clientes. Empresa empadronada en el 

registro nacional de proveedores como ejecutor de obras, proveedor de bienes, 

consultor de obras y proveedor de servicios. 

Misión: Nuestra misión es satisfacer las necesidades de nuestros clientes antes, 

durante y después de finalizado el proyecto, bajo la filosofía de la gestión de la calidad, 

respeto al medio ambiente, seguridad y salud ocupacional; logrando la mejora continua 

y plena satisfacción de nuestros clientes. Nuestro talento humano, la diferenciación en 

el diseño, el mejoramiento continuo en los procesos de construcción, la armonía con el 

medio ambiente y el cumplimiento, son características de nuestro trabajo. 

Visión: Ser una empresa contratista, constructora de referencia a nivel nacional, 

con proyección a nivel internacional, liderando el mercado por medio de la 

responsabilidad, y eficiencia, cumpliendo a tiempo con todos los trabajos 

encomendados, lograr que todo nuestro capital humano se sienta identificado con 

nuestra organización, fomentando el control y la calidad en el servicio. Una empresa 

diversificada e integrada, comprometida a crear valor e innovar para dar respuesta a las 

nuevas necesidades sociales. 
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Identificación del área de trabajo 

Las pasantías profesionales se llevaron a cabo en el departamento técnico 

profesional (figura 1), área control de calidad en conjunto con la unidad formuladora, 

la cual tiene entre sus funciones la elaboración de expedientes técnicos para 

edificaciones públicas según planificación gubernamental y licitaciones disponibles, 

también tiene a cargo la gerencia de los proyectos en ejecución y el seguimiento de su 

correcta ejecución con respecto a los materiales y procesos constructivos.  

 

 

Figura 1 Organigrama general de la empresa VYV CONTRATISTAS 

GENERALES S.R.L. Elaboración propia con datos suministrados por la 

organización. 

Descripción de la situación actual 

La Institución Educativa “Champagnat” se define como una Institución 

Educativa (I.E) inclusiva de Jornada Escolar Completa, ubicada en avenida 

restauración 18 VILLA HERMOSA (figura 2), Tacna, Tacna, Perú. Fundada por la 

congregación de los Hermanos Maristas el 29 de enero de 1963. Cimentada en la 

pedagogía marista que brinda una formación integral, basado en el desarrollo de las 

competencias con una cultura ambiental y tecnológica para el logro del perfil del 
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egresado insertándolos en el mundo contemporáneo. 

  

 

Figura 2.Plano de ubicación Geográfica. Fuente. Gerencia Regional de 

Infraestructura Tacna Perú 

 

En la actualidad la I.E. brinda servicios educativos de nivel primario y secundario 

a la población escolar entre 6 a 16 años, a su vez cuenta con un campo deportivo. 

Cuenta con 05 pabellones de Primaria y 05 pabellones de Secundaria de material noble, 

se atiende en un solo turno a 996 estudiantes; 415 en el nivel primario, distribuidos en 

14 secciones y 581 en el nivel secundario, distribuidos en 20 secciones, para lo cual 

cuenta con una plana docente de 17 profesores de aula en el nivel primario y 45 

profesores en el nivel secundario. 
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Identificación del problema 

El problema identificado está referido a las condiciones a nivel de infraestructura, 

implementación y equipamiento, tanto de los niveles de primaria y secundaria que 

dispone la I.E Champagnat, que no cumplen con los estándares sectoriales establecidos, 

a ello se suma la implementación del nuevo modelo educativo por el Ministerio de 

Educación “Jornada Escolar Completa para el nivel de secundaria” (JEC), que fue 

creado por Resolución Ministerial N°451-2014-MINEDU, para lo cual requiere un 

mayor número de ambientes pedagógicos, que actualmente no cuenta las instalaciones, 

todo ello ha limitado en gran medida el servicio educativo que presta la I.E. 

De esta manera, la iniciativa del proyecto se creó a solicitud de la comunidad 

educativa debido al deterioro de la estructura en concreto, al ser una edificación sin 

aplicación de diseño sismorresistente RNE E.030 que fue creada en 1997, quedando en 

evidencia el alto riesgo que representa las instalaciones con las que se fundó el colegio 

(1963), iniciando la elaboración de los estudios pertinentes por parte de la unidad 

formuladora del gobierno regional de Tacna. 

Así mismo, la unidad de Gestión Educativa Local – Tacna, mediante Oficio 

N°2206-2016-AGI-UGELT/DRSET/GOB.RE.TACNA, emite la opinión técnica 

favorable, dando por aprobada la propuesta arquitectónica del proyecto, indicando que 

cumple con las Normas Técnicas para el Diseño de Locales Escolares Primaria y 

Secundaria emanadas por el Ministerio de Educación, abriendo así las licitaciones para 

la elaboración del proyecto ingenieril correspondiente. Por su parte V&V contratistas 

generales S.R.L que participa en el registro nacional de proveedores se dispuso a 

elaborar los planteamientos, generándose la interrogante, ¿Qué material sería el más 

conveniente para la ejecución del proyecto?  

Proyecto 

El planteamiento es una edificación de uso educativo para secundaria, que se 

desarrollará en un área aproximada de 1400 m2 aproximadamente, comprendiendo 3 

niveles, 25 aulas con capacidad de 30 alumnos cada una, área administrativa, escalera, 
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ascensor y servicios higiénicos. La distribución será, en planta baja: 6 aulas, 2 talleres, 

un laboratorio, área de vestidores, departamento de educación física, depósito de 

implementos deportivos, servicios higiénicos y servicios higiénicos para 

discapacitados; en el nivel 1: 3 aulas, 2 laboratorios, área administrativa, almacén, 

deposito, biblioteca, módulo de conectividad, sala de docentes, servicios higiénicos y 

servicios higiénicos para discapacitados; en el nivel 2: 8 aulas, a área de estar social, 2 

talleres, servicios higiénicos y servicios higiénicos para discapacitados; nivel 3: azotea, 

asimismo, dichas áreas pueden denotarse en la figura 3, 4 y 5 en sus diferentes vistas. 

 

 

Figura 3. Vista en planta de la edificación Institución Educativa Champagnat. 

Fuente. Gerencia Regional de infraestructura de Tacna- Perú.  
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Figura 4. Corte longitudinal B-B modulo E. Fuente. Gerencia Regional de 

Infraestructura de Tacna-Perú. 

 

 

 

Figura 5. Corte longitudinal D-D modulo E. Fuente. Gerencia Regional de 

Infraestructura de Tacna-Perú. 

 

Para el diseño estructural y sismorresistentes de edificaciones en acero, en el 
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cálculo de los distintos elementos estructurales del planteamiento, se analizó el modelo 

matemático por medio de un software de elementos finitos, se calculó las conexiones, 

los pernos, las planchas bases en columnas, satisfaciendo la carga requerida y 

cumpliendo los parámetros de control de calidad según lo establecido en la norma. 

Objetivo general 

Proponer el diseño estructural en acero para el mejoramiento de los servicios de 

educación secundaria en la I.E. Champagnat en el distrito de Tacna, provincia de Tacna 

– Tacna. Perú. 

Objetivos específicos 

1. Analizar el proyecto arquitectónico y las normativas vigentes de diseño. 

2. Definir criterios de diseño, sistema de estructuración adecuado a los 

requisitos del proyecto arquitectónico y las acciones que actúan en cada área. 

3. Diseñar la edificación educativa de acuerdo con las exigencias 

sismorresistentes vigentes del Perú, mediante el uso de un software de elementos 

finitos. 

4. Elaborar los planos estructurales y de detalles en formato digital con el 

uso de software adecuado para tal fin. 

5. Determinar los cómputos métricos y el presupuesto de obra a nivel 

estructural. 

 

Justificación e importancia 

Desde el punto de vista económico, la investigación se justifica debido a que las 

estructuras metálicas facilitan el proceso de construcción, son incluso contribuyentes 

al medio ambiente ya que se pueden realizar de material reciclado  y son manejables y 

móviles en comparación de otro tipo de estructuras, así lo especifican los autores Corzo 

y Saldaña (2017) que las estructuras metálicas son de construcción rápida, su proceso 

constructivo es casi un ensamblaje de elementos, no hay tiempos de fraguado o de 

fabricación de encofrados y el material es reciclable. De igual modo Maldonado (2019) 
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señala que el uso de estructuras metálicas representa un rol primordial debido al poco 

peso que estas brindan al terreno de fundación sobre todo en zonas donde la capacidad 

portante del terreno es baja. Permitiendo prescindir de mejorar el suelo o de grandes 

dimensiones de la cimentación para resistir las reacciones de las columnas. 

Por consiguiente, desde el punto de vista social, se justifica debido a la solicitud 

generada por la comunidad de la I.E. Champagnat de Tacna, ya que, en la actualidad, 

como se ha mencionado anteriormente, la I.E. no cuenta con los ambientes pedagógicos 

que cumplan las necesidades requeridas con el cumplimiento de las normas técnicas 

para el diseño de locales escolares, primaria y secundaria, emanadas por el Ministerio 

de Educación. 

Concerniente al ámbito teórico, se justifica debido a que se cuenta con 

antecedentes elaborados por egresados de la UNET, con trabajos de grado realizados 

por diferentes universidades peruanas, con toda la bibliografía y bases teóricas 

impartidas en clases que sustentan y permiten el seguimiento a la investigación. Por 

ende, desde la perspectiva práctica se cuenta con la propuesta arquitectónica aprobada, 

los parámetros de diseño en las normas consultadas y las bases teóricas necesarias; 

finalmente desde la perspectiva metodológica, concluyendo este trabajo se deja así 

precedente para futuras investigaciones en la implementación del uso de perfiles 

metálicos, promoviendo el desarrollo sostenible de la ciudad de Tacna mediante el uso 

de sistemas estructurales de acero considerando sus ventajas cualitativas y cuantitativas 

frente a los sistemas estructurales convencionales ya existentes. 

Alcance 

En el presente proyecto, el alcance va de la mano de elaborar el diseño estructural 

en acero que darán soporte y transmitirán las cargas al suelo, analizar y calcular todos 

los elementos estructurales de la infraestructura y superestructura, al igual que los 

cómputos métricos que se desarrollen en el proyecto con la implementación de software 

de cálculo estructural del diseño estructural de la edificación educativa ubicada en 

Tacna, Perú.  
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Considerando el ambiente corrosivo de Tacna, debido a su ubicación geográfica 

(costa), se consideró perfiles galvanizados en caliente por inmersión aplicando las 

normas American Society  for Testing and Materials (ASTM) A123, ASTM A153, 

International Organization for Standardization (ISO) 1461-2009 Y ASTM 385 para 

un acabado de alta calidad, sin embargo se estudió alternativas referentes a la 

protección del acero como es el arenado y granallado, brindando una mejor calidad del 

galvanizado en frio, cumpliendo igualmente con las normas antes mencionadas y 

economizando en los costos del material. 
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CAPÍTULO II 

MARCO TEORICO 

En el presente capítulo se tratarán los antecedentes, teorías, fundamentos y 

normativas legales actualizadas y vigentes al contexto investigativo, que servirán de 

base para el desarrollo del presente proyecto de aplicación profesional. El autor Sabino 

(1992) indica: “Se tratará de integrar al problema dentro de un ámbito donde éste cobre 

sentido, incorporando los conocimientos previos relativos al mismo y ordenándolos de 

modo tal, que resulten útiles a nuestra tarea”. 

Asimismo, se puede mencionar que el marco teórico es el respaldo organizado 

en argumentos teóricos y referenciales que se le da al problema de estudio. Para el 

desarrollo del proyecto, se consultaron diferentes investigaciones y trabajos de grado a 

nivel internacional, nacional y regional que guardan relación con el proyecto con el 

propósito de sustentar el mismo. A continuación, se describen las investigaciones 

consultadas. 

Antecedentes de la investigación 

En el ámbito internacional, se presentan una gran variedad de investigaciones 

relacionadas al diseño y cálculo de estructuras metálicas, entre las cuales, como 

referente clave para el desarrollo de la presente tesis, se tomó en consideración el 

trabajo elaborado por Arturo Vicente Vera Nuñuvero titulado “Diseño de un Edificio 

Multifamiliar de cuatro pisos en  estructura de acero y entrepisos de concreto”, para 

optar el título de Ingeniero Civil ante la Pontificia Universidad Católica del Perú en la 

ciudad de Lima, Perú en el 2016.  

El trabajo comprendió el análisis y diseño de un edificio multifamiliar situado en 

la ciudad de Lima sobre un terreno de 446 m2. La edificación cuenta con 4 pisos y 1 

semisótano. Todo el sistema estructural es en acero estructural ASTM-A572 Gr50 o 

A992. Los techos son aligerados prefabricados FIRTH.
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Para la cimentación, se tiene una capacidad del terreno de 4 kg/cm2, se diseñó 

empleando zapatas aisladas y combinadas. En una primera etapa se desarrolló un 

predimensionamiento de la estructura, se diseñaron las vigas y columnas por cargas de 

gravedad, luego, en etapas sucesivas, se realizó un análisis estático con los perfiles 

seleccionados y después un análisis estructural para hallar los perfiles utilizados para 

los arriostres sísmicos. 

En el proyecto el investigador (Vera, 2016, p 2), desarrolló un modelo 

tridimensional para hacer el diseño por cargas de gravedad y de sismo. El proceso del 

análisis y diseño estructural se realizó siguiendo la norma E.090 así como las 

especificaciones del AISC 360-10 y las consideraciones de las Sismic Provisions del 

AISC-341-10 para los elementos con responsabilidad sísmica.  

De este modo, el autor citado, resalta en su definición el procedimiento iterativo 

de diseño estructural de forma algorítmica, el cual se trabajó con el método LRFD 

(Load and resistance factor design) el cual indica que la resistencia de diseño debe ser 

mayor a la resistencia requerida por las cargas factorizadas. Además, también se usaron 

del RNE (Reglamento nacional de edificaciones), las normas: E.020 de Cargas; E.030 

- 2016 de Diseño Sismorresistentes y E.090 de estructuras metálicas, donde indica que 

para el método de diseño LRFD existen unos factores de reducción a los nominales que 

varían dependiendo del tipo de solicitación. 

En este orden de ideas, se aplicó para la modelación y el análisis estructural de 

toda la estructura el programa de análisis tridimensional extendido y diseño de 

edificaciones (ETABS), se pudo determinar que el sistema de arriostres concéntricos 

especiales hace que se tenga una estructura más robusta de lo normal, ya que las 

conexiones son más robustas por lo que se tiene que tener en cuenta que al hacer un 

edificio de estas características tendrá un peso mayor a las cuantías que se obtengan 

por ser un edificio de arriostres concéntricos especiales. 

A nivel nacional se tomó como referente, el trabajo de investigación de Kotzer 

(2011), para optar por el título de Ingeniero Civil en la Universidad Central de 

Venezuela en la ciudad de Caracas, titulado “Evaluación del comportamiento 
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estructural de la edificación metálica “noroeste 3” ubicada en las instalaciones de 

PDVSA-INTEVEP”. Esta investigación tuvo como objetivo principal evaluar el 

comportamiento estructural de la edificación noroeste 3 con el nuevo estado de cargas 

de la planta piloto P-320 de AQUACONVERSIÓN (AQC) a través de un modelo 

estructural aplicando un análisis lineal con el empleo del programa Computers and 

Structures, Inc. (CSI) ETABS V9.7 y un análisis estático no lineal “pushover” con el 

programa SAP2000. 

La parte esencial de este trabajo de investigación fue realizar el análisis de la 

respuesta sísmica de la estructura con el programa ETABS V9.7 para verificar que los 

parámetros de la deriva, las masas participativas, el cortante basal, los períodos y 

modos de vibración cumplan con las especificaciones de la norma COVENIN 1756- 

2001 y si es necesario o no reforzar con pórticos especiales con diagonales 

concéntricas. 

En el análisis estático, en el caso de las vigas, se observó en el chequeo de la 

esbeltez que todas las secciones son compactas, y en el chequeo del factor de resistencia 

se obtuvo que todas las vigas tenían una capacidad suficiente para soportar las 

solicitaciones generadas. En este caso se concluyó que las vigas y las correas en esta 

estructura, tienen como función resistir las cargas gravitacionales y no los esfuerzos 

laterales, esto debido a las conexiones a cortantes y las diagonales. En el caso de las 

columnas, los resultados indicaron que todos los perfiles son sísmicamente compactos, 

y las capacidades de estos elementos son mucho mayores que las demandas solicitadas. 

En lo que se refiere a las diagonales, se observó que ninguna de las secciones era 

compacto sísmica, incumpliendo con la norma AISC para sistemas Special 

Concentrically Braced Frame (SCBF).  

Por lo tanto, los resultados obtenidos en el análisis estático muestran que la 

estructura requiere modificaciones en algunos perfiles de acero para poder seguir dando 

servicio a la nueva planta que se va a instalar. El 13% de los elementos fallaron y todos 

estos forman parte del sistema de arriostramiento de la estructura; las diagonales no 

cumplieron con los requisitos de la AISC para estructuras SCBF, a diferencia de las 
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vigas y columnas que quedaron más bien sobredimensionadas. 

En el ámbito regional, se tiene como referente el trabajo de aplicación profesional 

elaborado por Rubí Mendoza (2020) titulado: “Diseño Estructural en acero de la 

Unidad Educativa “Liceo Bolivariano José Daniel Parra” ubicado en la Aldea 

Babuquena del Municipio Jáuregui, Estado Táchira”. Realizado en San Cristóbal, 

Venezuela, para optar por el título de Ingeniero Civil ante la Universidad Nacional 

Experimental Del Táchira (UNET), diseño que realizó por medio del análisis estático 

y análisis dinámico. 

Debido a lo anterior, el objetivo principal de este proyecto fue diseñar una 

estructura conformada por pórticos de acero y losas de sofito metálico, tomando como 

fundamento legal las normas venezolanas para la construcción de edificaciones de 

acero, concreto armado y sismorresistentes, incluyendo la verificación de la capacidad 

resistente de la estructura ante las cargas por gravedad y sísmicas mediante la 

construcción de un modelo tridimensional conformado por todos los elementos 

estructurales con el empleo de un programa computacional de elementos finitos. 

Finalmente se obtuvo como resultado una estructura con dimensiones bajo los 

requerimientos de la Comisión Venezolana de Normas Industriales (COVENIN). 

En relación con el método de diseño empleado para el dimensionamiento de los 

elementos estructurales ante las cargas gravitacionales, fue la metodología LRFD, el 

cual garantiza a través de la mayoración de las cargas gravitacionales implícita en la 

combinación más desfavorable según la norma COVENIN 1618-1998 y los factores de 

minoración de resistencia que los distintos elementos estructurales no sobrepasen su 

resistencia y proporcione seguridad estructural. 

Seguidamente, se realizó el movimiento de la carga variable con el propósito de 

obtener las solicitaciones y deflexiones más desfavorables que se pueden presentar en 

los miembros estructurales y de esta manera verificar la capacidad resistente a flexión, 

corte, pandeo local y pandeo lateral torsional en las vigas, así como también la 

capacidad a flexo compresión en las columnas. La edificación está ubicada en una zona 

de alta sismicidad, por lo que, se realizó el análisis y diseño sismorresistentes basado 
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en las especificaciones técnicas de la norma COVENIN 1756-2001 para tomar en 

cuenta las vibraciones traslacionales y torsionales de la edificación debido a los 

movimientos sísmicos y garantizar la rigidez del sistema estructural ante las 

deformaciones por cargas laterales. 

Por consiguiente, para garantizar la rigidez y la integridad del edificio 

manteniendo la relación demanda-capacidad menor a uno ante las cargas sísmicas, se 

asignó para las columnas un perfil estructural HEM 450 ya que posee un área e inercia 

mayor que las vigas principales IPE 330 manteniendo así el concepto viga débil-

columna fuerte y funcionando en un 70% de su capacidad. El uso de arriostramientos 

laterales fue necesario para controlar la deriva del edificio y que la misma cumpliera 

con el valor máximo permitido por norma, en este caso se incluyeron arriostramientos 

diagonales tipo HEB 180 en dos de los pórticos laterales del edificio. 

Con respecto a las conexiones del edificio estas son apernadas a corte y a 

momento incluyéndose los conectores de corte para unir el sofito metálico calibre 22 

con las vigas secundarias IPE 180 formándose una viga de sección compuesta debido 

a la acción mixta del encofrado colaborante y el perfil estructural, la cual resiste de 

mejor forma las solicitaciones y evita el pandeo lateral torsional en las vigas 

secundarias. Las conexiones a corte utilizadas en la edificación fueron conformadas 

por una plancha extrema a corte y un grupo de pernos. 

Las planchas bases en columnas se diseñaron en función de las dimensiones de 

las columnas y las cargas actuantes sobre estas, la longitud de los pernos de anclaje en 

el pedestal se determinó según los criterios establecidos en el apéndice D de la norma 

COVENIN 1753-2006 y la norma ACI-318-08 apéndice D, para garantizar de esta 

manera la capacidad resistente del cono de tracción de concreto del pedestal al 

desprendimiento, deslizamiento y desprendimiento del recubrimiento. 

En lo pertinente a la infraestructura de la edificación, la misma constó de zapatas 

céntricas rigidizadas mediante vigas de riostra, el diseño se fundamentó en las 

especificaciones del estudio geotécnico y la norma COVENIN 1753-2006, se verificó 

que la estabilidad al hundimiento, deslizamiento y volcamiento no superaran la 
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capacidad admisible del suelo, así como también la capacidad de soporte post - sísmica 

indicada en la norma COVENIN 1756-2001, en igual manera se chequeo la capacidad 

resistente a corte en una dirección y dos direcciones cumpliéndose con los 

requerimientos de la norma venezolana. 

Bases Teóricas 

El Acero Estructural 

Mora, Párraga, Ponce y Ormaza (2019), expresan: 

Existen muchas ventajas a la hora de elegir material esencial para alguna 

construcción el acero. Este material es de gran resistencia; es flexible, tiene 

plasticidad; antes de algún fallo o deformación el material da aviso ya que 

el material es dúctil; tiene uniformidad, homogeneidad; se le pueden dar 

varios usos en el lugar de construcción, no sólo actuar como estructuras de 

soporte; es de rápido montaje; puede ser reutilizado; es un material 

mayormente ligero a comparación de otros materiales; tiene menor costo 

de cimentación. 

 

De acuerdo con lo expresado por los autores, el acero estructural es un material 

de construcción versátil adaptable y muy usado en obras civiles. Su producción se basa 

esencialmente en tres procesos de reducción que garantizan que el porcentaje de 

carbono presente en dicho material este entre 0,6% y 1,2% garantizando de esta manera 

su ductilidad y resistencia.  

Vinnakota (2006), establece que es posible obtener del diagrama de esfuerzo-

deformación de tensión del acero distintas propiedades mecánicas como el módulo de 

elasticidad “E”, esfuerzo de fluencia “Fy”, módulo de elasticidad por cortante “G”, 

coeficiente de expansión térmica, coeficiente de Poisson y resistencia a la fluencia tal 

como se indica a continuación en la figura 6.  
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Figura 6. Diagrama esfuerzo-deformación de tensión del acero. Fuente: 

Vinnakota (2006). 

 

Propiedades Mecánicas Del Acero 

Rojas (2007) afirma que, “… el acero durante los últimos tiempos de desarrollo 

ha logrado hasta incrementar su consumo y cantidad de usos, esto por sus 

características que le permiten ser un material óptimo para campos como la 

construcción, industria de maquinaria en general y la industria bélica entre otras…”. 

Principalmente las características que lo han llevado a este éxito como material de uso 

en la construcción son las relativamente altas capacidades de transmitir calor, corriente, 

su bajo peso y las capacidades ante la aplicación de esfuerzos de tensión, compresión 

y cortante. Además de esto el acero acumula dentro de sus ventajas que la mayoría de 

las propiedades se mantienen constantes con los años siempre y cuando se le brinde los 

cuidados adecuados. 

Por consiguiente, este material de construcción posee unas propiedades 

mecánicas de gran aprovechamiento tal como se indican en la tabla 1, como es el 

módulo de elasticidad, lo cual garantiza que las deformaciones bajo las cargas actuantes 

sean muy pequeñas, además es el mismo para esfuerzos de tracción y de compresión 

por lo que el comportamiento de este tipo de acero puede predecirse de forma exacta 

por medio de la teoría elástica. Otra propiedad resaltante es la ductilidad la cual le 
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permite una gran capacidad para deformarse sin perder notablemente su capacidad 

resistente. 

Tabla 1. 

Propiedades mecánicas del acero 

Propiedades mecánicas del acero estructural 

Peso específico 7850 kgf/m3 

Módulo de elasticidad 

longitudinal 

(módulo de Young) 

2.1 x 106 kgf/cm2 

Módulo de elasticidad 

transversal 

(módulo de corte) 

G= 
𝐸

2(1+𝜐)
 

Coeficiente de Poisson 
ν= 0.3 (en rango elástico) 

ν= 0.5 (en rango plástico) 

Coeficiente de dilatación térmica 11.7x10-6 / °C 

Nota: Fuente Vinnakota (2006). 

No obstante, los organismos internacionales tales como “American Society for 

Testing and Materials” (ASTM) en Estados Unidos, o el Instituto Colombiano de 

Normas Técnicas y Certificación (ICONTEC) en Colombia, se encargan de 

estandarizar las pruebas, es decir, ponerles límites dentro de los cuales es significativo 

realizarlas, ya que los resultados dependen de la forma y el tamaño de las muestras, la 

velocidad de aplicación de las cargas, la temperatura y de otras variables. 

Fratelli (2003) señala que las propiedades mecánicas del acero dependen del tipo 

de aleación según la combinación de los elementos ya que una alta cantidad de carbono 

puede aumentar su punto de fluencia, pero puede que se vea disminuida su ductilidad, 

por otra parte, la manera en cómo se realice su producción en cuanto al proceso de 

laminación, forma de enfriamiento y tratamiento térmico posterior también puede 

aumentar la resistencia del acero. Por tal motivo, expone que el acero se ha clasificado 
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en diferentes grados de acuerdo con sus esfuerzos de cedencia (Fy) y de fractura (Fu), 

los cuales constituyen la capacidad resistente de los diferentes elementos estructurales. 

Productos Comerciales De Acero Estructural 

Los aceros con carbono o dulces son aquellos que al incrementar el porcentaje de 

carbono se eleva el esfuerzo de dureza y fluencia, sin embargo, se reduce la ductilidad 

y se afecta a propiedad de soldabilidad. Estos poseen aleaciones de carbono menos de 

1.7%, manganeso 1.65%, silicio 0.6 y cobre 0.6. Se caracterizan por tener baja 

resistencia de fluencia, poca resistencia a la corrosión y estos se vuelven quebradizos 

a temperaturas bajas. Entre los más comerciales se destaca el ASTM A36 o acero 

estructural con carbono, este tipo es el más usado para construcciones de edificios y 

puentes. 

Para determinar las secciones óptimas de diseño en un sistema estructural, basta 

solo con realizar un análisis, determinar las distintas solicitaciones sobre la estructura 

y con dicha información buscar las secciones en los catálogos comerciales disponibles 

o tablas de diseño. A continuación, se indica las tablas 2, 3 y 4 que serán las empleadas 

para el diseño del edificio planteado en el presente trabajo de aplicación profesional. 

Tabla 2. 

Sobrecargas admisibles (kgf/m2) 

Nota: Fuente. Catálogo de productos siderúrgicos FERRUM 

 

  

 Calibre 22 (0.70 mm) 

 

 

Luz 

libre 

entre 

apoyos 

Espesor de 

la losa (cm) 

H=8  H=10 H=12 

Condiciones 

de apoyo 

Simple 

apoyada 

Dos 

tramos 

Simple 

apoyada 

Dos 

tramos 

Simple 

apoyada 
Dos 

tramos 

1,50 800 1250 960 2270 1050 2330 

1,75 400 1020 450 1240 340 1570 

2,00 240 680 ---- ---- ---- ---- 
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Tabla 3. 

Propiedades de perfiles estructurales IPE 

 

Fuente. Catálogo Maploca. 
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Tabla 4. 

Propiedades de perfiles estructurales HEB 

 

Fuente. Catálogo Maploca. 
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Diseño estructural 

El diseño estructural de la edificación planteada se realizará por el método LRFD 

(Diseño por Factores de Carga y Resistencia) que se basa en los conceptos de estados 

límites lo cual permite un diseño más económico. El concepto de estados límites 

describe una condición en la que una estructura o parte de ella deja de cumplir su 

función predeterminada. Existen dos tipos, el estado límite de resistencia y el de 

servicio, el primero se basa en la seguridad o capacidad de carga de las estructuras 

incluyendo la resistencia plástica de pandeo, fractura y fatiga y el último se refiere al 

comportamiento de las estructuras bajo cargas normales de servicio asociados al uso y 

ocupación tales como flechas excesivas y vibración. 

Métodos De Diseño 

Quizpe (2015) plantea que el diseño por factores de carga y resistencia (LRFD) 

es un método de diseño en el cual las cargas de diseño se minoran multiplicando por 

factores mayores y menores que la unidad, respectivamente. El método está basado en 

el criterio de estados límites, por esto también se le conoce como método de diseño por 

estados límites, un estado de limite define la condición ante la cual un elemento 

estructural bajo carga se ve efectuado a tal grado que deja de ser seguro para los 

ocupantes de la estructura. 

Así mismo, el método (LRFD) se presenta en tres bases importantes, representan 

un método probabilístico, una calibración del nuevo criterio con respecto al método 

ASD, y una evaluación de los criterios resultantes mediante los análisis de estudios 

comparativos. Por otra parte, los estados limites se dividen en: “estado límite de fallo” 

el cual define el alcance de la resistencia de un elemento estructural bajo cargas 

extremas y está asociada con el colapso de la estructura y “estado límite de servicio” el 

cual define el alcance del límite de la habilidad de un elemento estructural a desarrollar 

la función para la cual fue diseñado. 

En general, el diseño para la construcción de estructuras en acero plantea que los 

esfuerzos permisibles se estipulan en las especificaciones de diseño de acuerdo con el 

tipo de elemento estructural, tipo de acero y solicitaciones que obran en la estructura, 
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estos se obtienen dividiendo los esfuerzos de falla del material y tipo de solicitación 

entre un factor de seguridad. Los factores de minoración de la resistencia están 

contemplados en la Norma E.090 Estructuras Metálicas y en la Norma Americana 

AISC 360-2016 con los siguientes valores que se muestran en la tabla 5. 

Tabla 5. 

Factores de minoración de resistencia 

Valor de ∅ Casos de diseño 

0,90 Miembros a tracción 

0,85 Miembros a compresión 

0,90 Miembros a flexión 

0.90 Miembros a corte no rigidizados 

0.75 
Corte en conexiones tipo aplastamiento. Tracción en área neta 

efectiva. Pernos trabajando a Tracción. Corte en conexiones 

soldadas. Rotura por corte. 

Fuente. Norma E.090 “Estructuras Metálicas”. 

 

Cargas o acciones sobre estructuras 

Otro aspecto importante por destacar en el diseño de una edificación son las 

acciones que actúan sobre la misma, las cuales se clasifican en acciones permanentes 

y variables. Las permanentes se refieren al peso propio de los distintos elementos 

estructurales y no estructurales presentes y las variables son todas aquellas cargas que 

dependen del uso de la edificación incluyendo las acciones sísmicas que a su vez 

dependen del lugar donde será construida la edificación a diseñar. Además, se deben 

realizar las combinaciones de carga normativas planteadas en el Reglamento Nacional 

de edificaciones del Perú. Norma E.090 “Estructuras Metálicas”, tal como se muestran 

a continuación en la tabla 6. 
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Tabla 6.  

Combinaciones de carga para el diseño estructural 

1,4 D 

1,2D+1,6L+0,5(Lr o S o R) 

1,2D+1,6(Lr ó S ó R)+(0.5L ó 0,8W) 

1,2D+1,3W+ 0,5L 0,5(Lr o S o R) 

1,2D +/-1,0E +0,5L+ 0,2S 

0,9D+/- (1,3W ó 1,0E) 

Fuente. Norma E.090 “Estructuras Metálicas”  

 

Sistemas Estructurales 

El RNE en la norma E.030-2018, artículo 17 clasifica los sistemas estructurales 

de acuerdo con la categoría de uso, la zonificación sísmica donde está ubicado el 

proyecto y el tipo de estructura a emplearse; esta clasificación además de 

imprescindible en la etapa de proyecto es de suma importancia al momento de 

fabricación, construcción y montaje. De este modo, se limita el uso de cada uno de los 

sistemas estructurales en cada zona del país. En el caso de la I. E. Champagnat cuya 

categoría de uso es A2, se encuentra ubicada en una zona de alto riesgo sísmico y se ha 

propuesto de acero, se realizará con el sistema de pórticos Especiales 

Concéntricamente Arriostrados (SCBF). 

Losas de sección mixta 

Según Fratelli (2005), “las construcciones mixtas son las que combinan en sus 

miembros dos o más materiales interconectados entre sí, aprovechando las 

características resistentes propias de cada uno, para lograr una respuesta de conjunto”. 

Por lo tanto, las losas mixtas consisten en sofitos metálicos o láminas acanaladas sobre 

las que se vacía la losa de concreto junto con la malla electrosoldada para evitar la 

fisuración por retracción, manteniéndola conectada al ala superior de los perfiles de 

acero de las vigas a través de perforaciones realizadas en la losacero y quedando 
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totalmente ahogados en la masa de concreto a los conectores de corte a fin de garantizar 

la acción conjunta de la losa mixta. Se puede apreciar el detalle en la figura 7. 

 

 

 

Figura 7. Losa de sección mixta. Fuente: Manual Seproinca. 

Configuración Estructural 

La recomendación más frecuente de estructuración para zonas sísmicas tiende a 

edificios regulares y fuertes, constituyendo las escaleras un punto de rigidez localizada 

en la estructura del edificio y los ascensores, que representan los vacíos que contendrán 

las plantas de la configuración, que también afectan la rigidez del sistema estructural e 

influyen en el comportamiento sísmico de la estructura. Las Normas Peruanas del RNE 

E.090 y E.030 definen las irregularidades que pueda presentar una edificación tanto en 

planta como en elevación, a fin de realizar un análisis adecuado que garantice la 

seguridad en el diseño, en este sentido la Norma de Diseño sismorresistente E.030-

2018 clasifica las irregularidades de una edificación de la siguiente manera: 

Irregularidades en altura 

- Piso blando.  

- Piso débil.  

- Irregularidad extrema de rigidez.  

- Irregularidad extrema de resistencia 

- Irregularidad de masa o peso.  
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- Irregularidad geométrica vertical 

- Discontinuidad en los sistemas resistentes.  

-Discontinuidad extrema en los sistemas resistentes.  

Irregularidades en planta.  

- Irregularidad torsional 

- Irregularidad torsional extrema.  

- Sistemas entrantes.  

- Discontinuidad del diafragma.  

-Sistemas no paralelos. 

Miembros En Flexión. 

La norma peruana establece que la resistencia nominal en flexión es el menor 

valor obtenido de acuerdo con los estados límites de (a) fluencia, (b) pandeo lateral 

torsional, (c) pandeo local del ala y (d) pandeo local del alma. Cuando la flexión se 

presenta alrededor de los ejes centroidales y principales de mayor momento de inercia 

de las secciones transversales, y no se cuenta con elementos exteriores que impidan el 

desplazamiento lateral del patín comprimido, las vigas tienden a flexionarse 

lateralmente y torcerse; el pandeo lateral por flexo-torsión constituye el estado límite 

de falla. 

Flexión de vigas en régimen elástico. 

Las vigas son elementos estructurales cuya principal solicitación es la flexión 

como se muestra en la figura 8, aun cuando muchas veces pueden soportar esfuerzos 

cortantes axiales o torsionantes. Según su ubicación en las edificaciones las vigas se 

pueden clasificar generalmente en vigas secundarias y vigas principales, las primeras 

son aquellas que resisten las cargas gravitacionales de los entrepisos y las últimas son 

las que tienen una vinculación totalmente rígida a las columnas formando pórticos que 

resisten las cargas gravitacionales, así como también cargas laterales por acciones de 

viento o sismo (Fratelli, 2003). 
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Figura 8. Miembro en flexión general. Fuente Álvarez y Cházaro (2016) 

Las vigas metálicas más usuales en el diseño de edificaciones aporticadas son las 

de secciones de alma llena entre las cuales se destacan los perfiles doble T, como se 

mencionó anteriormente el diseño de vigas en régimen elástico se usa básicamente para 

las vigas secundarias o correas, estas son simplemente apoyadas y lo que transmiten 

son esfuerzos de corte a las vigas principales. El momento último en una viga 

simplemente apoyada cargada uniformemente es: 

𝑀𝑢 = 𝑊 ∗
𝐿2

8
 (1) 

Ecuación 1. Mom la viga 

Donde W es la carga por metro lineal y L es la longitud de la viga. 

Es importante destacar que, para diseñar una viga en estado elástico con un perfil 

de acero estructural, se debe calcular el valor del módulo de sección elástico y con él 

se ingresa al catálogo de perfiles estructurales de las tablas 2 ó 3 obteniéndose la 

sección adecuada ante la solicitación. 

𝑆𝑥 =
𝑀𝑢

𝜙 ∗ 𝐹𝑦
 (2) 

cuación 2. Módulo de sección elástico 

Donde Sx es el módulo de sección elástico, Mu es el momento flexionante último 

obtenido con la ecuación 3, ᴓ es un factor de minoración de resistencia a flexión igual 
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a 0,9 y Fy es el esfuerzo cedente del acero indicado con anterioridad en la tabla 1 según 

la calidad de este. 

Control de deflexiones 

En el diseño de los estados límites de servicio se debe verificar la flecha máxima 

en los miembros sometidos a flexión, las vigas que soportan techos y entrepisos se 

dimensionan con las consideraciones necesarias de las flechas y las deformaciones 

generadas por cargas externas que se utilizan en el montaje para su construcción y 

posterior servicio de las edificaciones, para mantener los valores entre los limites 

aceptados. Los valores máximos permisibles por norma se indican en la siguiente tabla 

7. 

Tabla 7. 

Flechas máximas recomendadas para cargas uniformemente distribuida 

 

Fuente: Fratelli, M. (2003). 

De no cumplir la relación anterior con el valor de la tabla se procede a corregir 

el valor de la tabla multiplicándolo por la relación siguiente y comparando nuevamente 

los valores. 

𝐿

𝑑
≤ 22 ∗

𝑆𝑥 𝑟𝑒𝑎𝑙
𝑆𝑥 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜

 (3) 

Ecuación 3. Control de deflexiones 

Posteriormente se debe calcular la magnitud de la flecha de la viga por acción de 

la carga variable. 



 

 

28 

 

Δ =
5 ∗ 𝑞 ∗ 𝐿4

384 ∗ 𝐸 ∗ 𝐼𝑥
 (4)  

Ecuación 4. Magnitud de la flecha de la viga 

Diseño plástico de vigas 

La teoría plástica básica tiene que ver con la distribución de esfuerzos en una 

estructura, después de que en ciertos puntos de ésta se ha alcanzado el esfuerzo de 

fluencia (McCormac & Csernak, 2013). Los criterios de plasticidad pueden aplicarse 

para el análisis y diseño de miembros con secciones compactas donde no se produzca 

pandeo global ni pandeo lateral torsional. En este sentido las vigas con comportamiento 

plástico deben ser capaces de desarrollar totalmente su momento plástico y ser dúctiles 

para soportar grandes deformaciones en el rango inelástico. En este estado la curvatura 

del miembro va aumentando notablemente mientras que el momento exterior continúa 

en ascenso hasta que la sección se plastifica totalmente en su altura y alcanza la 

magnitud máxima de momento o momento plástico como se muestra en la figura 9. 

Para el diseño de vigas en este estado se hace necesario calcular el valor del 

módulo de sección plástico (Ecuación 5). 

 

 

Figura 9. Distribución de esfuerzos de cadencia en secciones plastificadas. 

Fuente. Fratelli, M. (2003) 
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𝑍𝑥 =
𝑀𝑝
𝜙 ∗ 𝐹𝑦

 (5) 

Ecuación 5. Módulo de sección plástico 

Donde Mp es el momento plástico obtenido del análisis estructural, ᴓ es un factor 

de minoración de resistencia a flexión igual a 0,9 y Fy es el esfuerzo cedente del acero. 

Con este valor se escoge el perfil adecuado ante la solicitación a flexión bien sea 

calculando el momento plástico del perfil o entrando al catálogo de perfiles. 

El módulo de sección plástico de un perfil estructural tipo doble T se calcula 

mediante la ecuación 6. 

𝑍𝑋 = 𝐴𝑓 ∗ ℎ𝑓 +
𝐴𝑤 ∗ ℎ

4
 (6) 

Ecuación 6. módulo de sección plástico de un perfil estructural tipo doble T  

Por otra parte, es importante resaltar el respectivo control que se debe realizar en 

los estados límites de resistencia de pandeo local y pandeo lateral torsional. Se tiene 

que, si el ala en compresión es demasiado delgada, la placa puede fallar por pandeo 

local o inestabilidad, entonces no es posible que la viga desarrolle el momento plástico. 

Este fenómeno se esquematiza en la figura 10 y este tipo de pandeo para secciones 

doble T con todos los elementos rigidizados se verifica aplicando las ecuaciones 7 y 8. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 10. Pandeo local de una viga de sección I. Fuente. Álvarez y Cházaro 

(2016). 
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Pandeo local: 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑎:       λ =  
𝑏

2𝑡𝑓
    ≤    λ𝑝𝑑

= 
170

√𝐹𝑦
        𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙  

(7) 

 

Ecuación 7. Pandeal para el ala 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎:         λ =  
ℎ

𝑡𝑤
    ≤    λ𝑝𝑑

=  
1.680

√𝐹𝑦
 𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙 

(8) 

Ecuación 8. pandeo local para el alma 

Seguidamente, las vigas flectadas que no se encuentran adecuadamente 

arriostradas, impidiendo su movimiento lateral, pueden sufrir el efecto de pandeo 

lateral torsional si su resistencia a la torsión es inferior al momento de inercia respecto 

al eje de inercia, tal como se puede apreciar en la figura 11. Para controlar este efecto 

en vigas de sección compacta flexadas alrededor de su eje de mayor inercia, se exige 

que la distancia no soportada del ala comprimida Lb desde las secciones arriostradas 

donde se localizan las articulaciones plásticas asociadas a otras secciones arriostradas 

de igual manera, no supere el valor Lpd. 

Para el caso de secciones en estado elástico la separación máxima de los 

arriostramientos Lpd es: 

Lpd =  1,74 ∗  ry ∗ √
𝐸

𝑡
 (9) 

Ecuación 9. Lpd máximo de los arriostramientos en estado elástico 

Para el caso de secciones en estado plástico la separación máxima de los     

arriostramientos Lpd es: 
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𝐿𝑝𝑑 = [0,12 + 0,074 (
𝑀1

𝑀2
)] ∗ [

𝑟𝑦 ∗ 𝐸

𝐹𝑦
] (10) 

Ecuación 10. Lpd máximo de los arriostramientos en estado plástico 

Donde M1 y M2 es el menor y mayor momento respectivamente que actúa en el 

tramo no arriostrado lateralmente de una viga. 

 

Figura 11. Pandeo lateral en una viga de sección I. Fuente. Argüelles (1996) 

 

Pandeo lateral torsional en régimen elástico: 

 𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑 = 
788 ∗ 𝑟𝑦

√𝑓𝑦
 (11) 

Ecuación 11. Pandeo lateral torsional en régimen elástico 

Pandeo lateral torsional en régimen plástico: 

𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑 = [25.000+ 15.200(
𝑀1

𝑀2
)] ∗ [

𝑟𝑦
𝐹𝑦
] (12) 

Ecuación 12. Pandeo lateral torsional en régimen plástico 

Relación de esbeltez: 

                                λ =
𝐿 ∗ 𝐾

𝑟𝑚𝑖𝑛
 (13) 

Ecuación 13. Relación de esbeltez 

Factor de esbeltez reducida (𝜆𝑐): 
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                                λ𝑐 =
𝐾 ∗ 𝐿

𝜋 ∗ 𝑟
√
𝐹𝑦
𝐸

 (14) 

Ecuación 14. Factor de esbeltez reducida 

Torsión de alabeo o torsión restringida. 

Cuando un miembro sometido a un par torsor Mt no puede alabearse libremente 

porque algunas de sus secciones tienen impedida la deformación, el flexo-torsión 

originado se conoce por torsión de alabeo, la cual crea un complejo estado de esfuerzos. 

(Fratelli, 2003). Un ejemplo se muestra en la figura 12 donde la viga en volado tiene 

un extremo libre, y el otro extremo se haya empotrado. Esto produce esfuerzos 

adicionales de flexión y corte en las alas del perfil. 

 

Figura 12: Torsión de Alabeo. Fuente. Fratelli, M. (2003). 

Capacidad resistente a corte 

En las especificaciones del RNE Norma E.0.90 capitulo 6 numeral 6.2.2 se indica 

que las disposiciones diseño por esfuerzo cortante para perfiles laminados y trabes 

armadas fabricadas con tres placas soldadas, con o sin consideración de efecto de 

campo de tensión diagonal, quedan incorporadas de acuerdo con la norma. Es la 

máxima fuerza de corte factorizada, en el tramo que se analizara, para los perfiles de 

sección I la resistencia minorada al corte de las almas sin rigidizadores está definida 

como Φv*Vt, para Φv=0,90. Entonces se debe cumplir: 

𝑉𝑛 ≤ V𝑡 = ∅𝑣 ∗ 0,6 ∗ Fy ∗ Aw ∗ Cv (15) 
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Ecuación 15. Condiciones de resistencia corte 

Para los valores de Cv 

Ecuación 16. cv=1 resistencia de corte 

Para:     
ℎ

𝑡𝑤
≤
1098

√𝐹𝑦
                         → Cv = 1 (16) 

 

Para:       
1098

√𝑓𝑦
 ≤  

ℎ

𝑡𝑤
≤   

1373

√𝑓𝑦
      →   Cv =

1098/√𝑓𝑦

ℎ/𝑡𝑤
    

(17) 

Ecuación 17. otros valores de cv para resistencia de corte 

Miembros a tracción 

Se determina que un elemento estructural está sometido a un esfuerzo de tracción 

cuando sobre él actúan fuerzas que tienden a estirarlo. Los tensores son elementos 

resistentes que aguantan muy bien este tipo de esfuerzos, ya que son elementos 

estructurales sometidos a fuerzas axiales de tensión, en este caso el diseño de estos 

elementos está basado en sus conexiones las cuales deben ser más resistentes que el 

cuerpo de los miembros.  

Por otro lado, Fratelli (2003) explica que los miembros en tensión son utilizados 

para arriostrar estructuras aporticadas con la finalidad de impedir los desplazamientos 

laterales, por lo general estos arriostramientos son en forma de X o también pueden ser 

en forma de V, A o K, que de acuerdo al sentido de acción de las cargas horizontales 

de viento o sismo pueden trabajar a tracción o comprensión, en la figura 13 puede 

observarse las diagonales en dirección 1-1 están trabajando en tracción rigidizando el 

pórtico debido al sentido de las cargas aplicadas, mientras que las diagonales en la 

dirección 2-2 soportan la comprensión.  

Arriostramiento o cortaviento en pórticos estructuras de acero 

En muchas ocasiones en el diseño de edificaciones en acero debido a las cargas 

sísmicas, surge la necesidad de usar arriostramientos, con la finalidad de controlar el 

periodo fundamental de la estructura, y las derivas de entrepiso; a razón de que el sismo 

actúa en ambas direcciones se debe proporcionar rigidez lateral, resistencia y 
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estabilidad a la estructura ante estas cargas, formando los marcos contraventeados (o 

arriostrados) que pueden ser de dos tipos: arriostramientos concéntricos y excéntricos. 

Para efectos de la norma sismorresistente del RNE E.030- 2018 se usaron 

sistemas aporticados con arriostramientos concéntricos de una y dos diagonales de 

acuerdo con las solicitaciones del proyecto, diseñados usando la capacidad de 

resistencia a carga axial, mediante el detallado de las conexiones simples a cortante de 

los miembros tendiendo a resistir las fuerzas horizontales, garantizando así la 

estabilidad de la estructura y de cada uno de sus elementos conectados. 

 

Figura 13. Pórticos arriostrados mediante diagonales. Fuente. Fratelli (2003). 

Miembros en compresión 

De acuerdo con las Especificaciones AISC (2010) los miembros en compresión 

son elementos estructurales prismáticos, sometidos a esfuerzos de compresión axial 

producidos por fuerzas que actúan a lo largo de sus ejes centroidales. Álvarez y 

Chazarro (2016) plantean que existen dos diferencias importantes en el diseño de 

miembros sometidos a tensión y en compresión axial: 

1. En un miembro en tensión, las cargas que actúan tratan de mantenerlo 

recto, mientras que las cargas de compresión axial ocasionan deflexiones 

laterales fuera del plano donde se aplica la carga. 

2. La presencia de agujeros en miembros en tensión, necesarios para 

colocar los tornillos de alta resistencia y unir los elementos con el resto de 

la estructura, reducen el área de la sección transversal total, que resiste los 

esfuerzos actuantes, mientras que, en los elementos sometidos a 

compresión axial, los sujetadores llenan los agujeros y no hay reducción 

del área para soportar los esfuerzos actuantes. 
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Por ende, los elementos a compresión tendrán una carga actuante directa, la cual 

causará un pandeo por flexión o flexo – torsión, además que la resistencia de estos 

variará de acuerdo con la longitud efectiva del elemento y a su sección transversal. Los 

factores de reducción de los estados a modo de falla de los miembros a compresión 

según el Método LRFD se pueden apreciar en la tabla 8, y la longitud efectiva del 

elemento estará dada por aquella longitud entre los puntos de inflexión o los puntos de 

unión del elemento. 

Tabla 8. 

Miembros a compresión - Modo de falla – Método LRFD 

Caso Estado de Falla Factor de Reducción 

Miembros a 

Compresión 

Pandeo Flexional 0.90 

Pandeo Flexo - Torsional 0.90 

Pandeo Local 0.90 

Fuente: Elaboración Propia – Excel 

Como se indicó anteriormente, de acuerdo con lo establecido en la Resistencia 

de Diseño en Compresión para Pandeo por Flexión. Norma Peruana E.0.90-2020, los 

elementos sometidos a compresión tienden a regirse bajo un parámetro de esbeltez, 

conocido este parámetro, es que se tienen dos distintos tipos de diseño: a) Resistencia 

para elementos no esbeltos y b) Resistencia para elementos esbeltos. Para elementos 

no esbeltos se tomará la siguiente condición de diseño (LRFD – E090). 

λ =
𝐾 ∗ 𝐿

𝑅𝑚𝑖𝑛
 

 

(18) 

Ecuación 18. Resistencia para elementos esbeltos 

Según su esbeltez, los miembros comprimidos de clasifican en: 

- Columnas largas: Son aquellas de gran esbeltez en las cuales la falla se 

produce es por pérdida de equilibrio por pandeo elástico con tensiones 

normales inferiores a las de su límite de proporcionalidad. En este caso 100 

≤ λ ≤ 200. 

- Columnas cortas: Son aquellas cuya esbeltez es intermedia 10 ≤ λ ≤ 100 
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en las cuales se produce el pandeo cuando las cargas son mayores a la carga 

crítica de Euler. 

- Bloques de compresión: Miembros estructurales cuya esbeltez es muy 

pequeña λ < 10 y en los cuales la falla a compresión es del tipo 

aplastamiento con incrementos notables en sus dimensiones laterales. 

 

En este sentido, en el año 1759 el matemático suizo Euler fue el primero que 

observó que para el caso de las columnas la resistencia es un problema de estabilidad 

del equilibrio y no únicamente de la carga de rotura del material. Para lo cual, partiendo 

de la ecuación fundamental de la flexión, Euler propuso o dedujo una expresión la cual 

es denominada como la carga crítica o también llamada carga de pandeo de Euler. 

𝑃𝑐𝑟𝑖𝑡 =
𝜋2 ∗ 𝐸 ∗ 𝐼

𝐿2
 

 

(19) 

Ecuación 19. Carga crítica 

Por lo tanto, para la determinación del valor de coeficiente de longitud efectiva 

K en la columna de un pórtico se han desarrollado diferentes métodos entre los cuales 

uno de los más usados y sencillos es el uso de los nomogramas de la figura 14. 

Figura 14. Nomogramas para determinar el factor K de longitud efectiva en 

columnas de pórticos. Fuente. Escalante (2003). 

Los índices A y B se corresponden a cada uno de los extremos o nodos de la 

columna, donde para hallar K se debe tener el valor de G, que viene dado por la 

siguiente ecuación: 
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𝐺 =
𝛴 𝐼𝑐 

𝐼𝑛𝑒𝑟𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 𝑞𝑢𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑢𝑟𝑟𝑒𝑛 𝑎𝑙 𝑛𝑜𝑑𝑜
𝑙𝑢𝑧 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 𝑞𝑢𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑢𝑟𝑟𝑒𝑛 𝑎𝑙 𝑛𝑜𝑑𝑜 𝐿𝑐

𝛴 𝐼𝑣 
𝐼𝑛𝑒𝑟𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 𝑞𝑢𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑢𝑟𝑟𝑒𝑛 𝑎𝑙 𝑛𝑜𝑑𝑜
𝑙𝑢𝑧 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 𝑞𝑢𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑢𝑟𝑟𝑒𝑛 𝑎𝑙 𝑛𝑜𝑑𝑜 𝐿𝑣

 

 

(20) 

Ecuación 20. coeficiente de longitud efectiva 

Donde Ic es el momento de inercia de la columna con respecto a un eje 

perpendicular al plano de pandeo y Lc la longitud no arriostrada lateralmente o la altura 

de piso para la columna considerada. Lv es la longitud de las vigas e Iv el momento de 

inercia de las vigas que concurren en el nodo. En el caso que la columna analizada este 

empotrada en uno de los extremos se adopta G = 1 y si está articulada G = 10 como se 

detalla en la figura15. 

 

Figura 15. Valores recomendados de G para vínculos a tierra. Fuente. Fratelli, M. 

(2003) 

Otro aspecto importante que considerar es el pandeo flexional, pandeo torsional 

y pandeo flexo torsional como se muestra en la figura 16. En estos tipos de pandeo la 

totalidad del miembro colapsa y en ocasiones hace fallar al resto de la estructura. El 

estudio del pandeo torsional es siempre complejo por lo cual es preferible colocar 

suficientes soportes laterales en puntos extremos e intermedios de los miembros 

comprimidos con el firme propósito de evitarlo y asegurar que el pandeo flexional sea 

el que controle el diseño. 
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Figura 16. Tipos de pandeo general o global. Fuente. Fratelli, M. (2003). 

 

Miembros en Flexocompresión 

Para verificar el comportamiento de las columnas a flexocompresión se hace 

necesario calcular la relación demanda / capacidad del miembro ante las solicitaciones 

por carga axial y momento flexionante, para ello se aplican las siguientes ecuaciones 

Ecuación 21. Relación demanda/capacidad 

Si la anterior relación es mayor a 0,2 para verificar flexocompresión se debe 

cumplir: 

 

𝑁𝑢
∅𝑐 ∗ 𝑁𝑡

+
8

9
(

𝑀𝑢𝑥
∅𝑏 ∗ 𝑀𝑡𝑥

+
𝑀𝑢𝑦

∅𝑏 ∗ 𝑀𝑡𝑦
)      ≤ 1 

 

(22) 

Ecuación 22. Verificar flexocompresión 

Ahora si por el contrario la relación de la ecuación 21 es menor a 0,2 la expresión 

para verificar flexocompresión resulta: 

 

𝑁𝑢

2∗∅𝑐∗𝑁𝑡
+ (

𝑀𝑢𝑥

∅𝑏∗𝑀𝑡𝑥
+

𝑀𝑢𝑦

∅𝑏∗𝑀𝑡𝑦
) ≤1 

 

(23) 

Ecuación 23. Verificar flexocompresión con valores menor a 0,2 

 

Nu

∅c ∗ Nt
≥ 0,2o < 0,2 

 

(21) 
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Donde Nu es la carga axial factorizada, Nt es la capacidad teórica resistente de 

la columna, Mux y Muy son los momentos últimos en los ejes X e Y, Mtx y Mty es la 

capacidad resistente a flexión del perfil de la columna, ∅c coeficiente de minoración 

de resistencia a carga de compresión ∅c = 0,85 y ϕ el coeficiente de minoración de 

resistencia a flexión igual a 0,90. Por lo tanto, se define los efectos de momento de 

primer orden Pδ y de segundo orden PΔ: 

Momentos de 1er Orden (efectos Pδ): Estos momentos son aquellos producidos 

por las cargas exteriores que actúan sobre la estructura sin tomar en cuenta las 

deformaciones en el sistema estructural. 

Momentos de 2do orden (efectos PΔ): Son aquellos producidos por cargas 

exteriores sobre la estructura considerando las deformaciones del sistema. Esto genera 

nuevos momentos flectores que deben ser considerados para el diseño. 

Los anteriores efectos se pueden apreciar de manera gráfica en la figura 17. 

 

Figura 17. Efectos Pδ y PΔ. Fuente. Fratelli, M. (2003). 

Los momentos últimos actuantes en la columna se hallan aplicando las siguientes 

ecuaciones: 

Mux =  β1 ∗  Mcgx +  β2 ∗  Mclx (24) 

Ecuación 24. momentos últimos actuantes en la columna X 

Muy =  β1 ∗  Mcgy +  β2 ∗  Mcly (25) 

Ecuación 25. momentos últimos actuantes en la columna Y 
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Para lo cual, 𝛽1 y 𝛽2 son factores de magnificación de momentos de primer y 

segundo orden o efectos Pδ y PΔ, Mcg son los momentos por carga gravitacional en la 

columna y Mcl es el momento por carga lateral, estos valores se extraen del cálculo 

estructural. 

El factor de magnificación 𝛽1 se calcula aplicando la siguiente ecuación: 

 

β1 =
Cm

1 − (
Nu
Nei)

 

 

(26) 

Ecuación 26. Factor de magnificación 𝛽1 

Nu es la carga axial factorizada por cargas no traslacionales (gravitacionales), 

Nei es la carga critica de pandeo de Euler para la columna analizada y Cm es un factor 

de reducción que se determina para el caso de miembros sin cargas aplicadas en la luz 

por la ecuación a continuación: 

 

Cm = 0,6 − (0,4 ∗
Mcg 1

Mcg 2
) 

 

(27) 

Ecuación 27. es un factor de reducción para miembros sin cargas aplicadas en la luz 

Mcg1 y Mcg2 son el menor y mayor momento por cargas gravitacionales en los 

extremos de la columna. 

A diferencia del factor de magnificación 𝛽1 que afecta a los momentos en las 

columnas por cargas no traslacionales y que debe ser calculado para cada una de las 

columnas de forma independiente el factor de amplificación 𝛽2 incrementa los 

momentos debidos al desplazamiento del sistema y tiene un valor único para todas las 

columnas de un entrepiso, y se calcula por la siguiente ecuación: 

β2 =
1

1 − (
ΣNu
ΣNei)

 
 

(28) 

Ecuación 28. Factor de amplificación 𝛽2 

Para lo cual, Nu es la carga axial factorizada por cargas traslacionales y Nei la 
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carga critica por pandeo de Euler. 

Conexiones 

Vinnakota (2006) expresa que, “Con frecuencia en las estructuras de acero las 

conexiones entre los miembros se realizan por medio de tornillos, pernos, o soldaduras, 

y en general, todos ellos se conocen como conexiones o pasadores…”. En otros 

términos, las conexiones de los elementos estructurales son de suma importancia en el 

comportamiento general de una estructura; el conocimiento básico de pernos hace que 

sea necesario previamente al cálculo de juntas empernadas. 

Pernos Estructurales 

Fratelli (2003) indica: “… Se designan pernos o tornillos los dispositivos 

mecánicos de conexión con cabeza cuadrada o hexagonal formados por un 

vástago cilíndrico con roscado exterior en su extremo libre, que se insertan a 

través de agujeros pasantes en placas o piezas a unir…”. 

En este sentido, según sus características mecánicas los pernos se clasifican 

en pernos A-307, A-325 y A-490, siendo los más usados los A-325 los cuales se 

caracterizan por que son de alta resistencia, elaborados con acero de medio 

carbono y muy usados en juntas o nodos de pórticos de edificios y puentes. En 

la tabla 9 se presentan algunas características como el diámetro nominal y el 

esfuerzo de agotamiento en tracción. 

Tabla 9. 

Esfuerzo de agotamiento a tracción (Fu) en pernos estructurales 

 

Fuente. Fratelli (2005). 

 

 

 

 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 
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Agujeros para pernos 

Los agujeros para pernos estándar son circulares y se hacen con un 

diámetro mayor de 1/16” mayor que el tamaño nominal del cuerpo del tornillo, 

que compensa las pequeñas faltas de alineación de la ubicación del agujero o 

del ensamble. Según el tipo de agujero se clasifican en agujeros normales, 

agrandados y de ranura larga, como se muestra en la tabla de acuerdo con sus 

dimensiones nominales. 

Tabla 10. 

Tipos de agujeros para pernos con sus dimensiones nominales 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 

Longitud de los pernos 

Otro aspecto importante que destacar es que el espesor de las planchas a 

conectar determina en cada caso la longitud necesaria del perno. De acuerdo 

con la figura 18 que especifica las partes de los pernos, en la tabla 11 se 

especifican las dimensiones de la longitud de la rosca y la longitud de apriete, 

que son necesarias para el diseño de conexiones. 
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Figura 18. Longitud de los pernos A 325. Fuente. Fratelli, M. (2005) 

 

Tabla 11.  

Longitud mínima de pernos A325 y A429 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 

 

Espacio entre conectores 

Para diseñar conexiones apernadas es necesario definir las distancias 

mínimas y máximas entre conectores, denominadas gramil o g (medida 

perpendicular al sentido de la carga aplicada), paso o s (medida paralela al 

sentido de la carga aplicada), y distancia al borde o Le; especificado en la figura 

19. Sin embargo, para mayor uniformidad del diseño se recomienda adoptar una 

separación única para todas: 
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s=g=3db 

 

 

(29) 

Ecuación 29. Distancia máxima entre conectores gramil 

 

 

 

 

 

 

Figura19.Distancias entre conectores. Fuente. Mendoza (2020). 

Siendo la distancia de borde: 

Le= 1.5 a 2*db 
 

(30) 

Ecuación 30. Distancia de borde 

Que debe cumplir la siguiente condición: 

 

𝐿𝑒≤12 𝑡 ó 15𝑐𝑚 
(31) 

Ecuación 31. Condición de la distancia de borde 

Donde t es el espesor de la plancha. 

De igual manera es necesario conocer el área gruesa, área neta y área neta 

efectiva para poder verificar la capacidad resistente. El área total es aquella que 

se obtiene mediante la suma de las áreas que conforman la sección transversal 

sin considerar los agujeros presentes, por otra parte, el área neta es igual a la 

total menos el área de los agujeros existentes y el área neta efectiva es el área 

neta multiplicada por un factor de eficiencia de la conexión Ct según sea el caso 

en la figura 20. 
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Figura 20. Valores de Ct para calcular el área neta efectiva. Fuente. Fratelli, M. 

(2003) 

En lo que respecta a la capacidad resistente de los conectores se debe 

verificar los estados límites mediante las siguientes ecuaciones: 

Capacidad resistente de los pernos a tracción: 

 

Φt ∗  Rt =  Φt ∗  Ft ∗  Ab ≥  Pu 
(32) 

Ecuación 32. Capacidad resistente de los pernos a tracción 

La capacidad resistente a corte por aplastamiento: 

 

Φv ∗  Fv ∗ Ab ∗  ɳ ∗  n ≥  Pu (33) 

Ecuación 33. capacidad resistente a corte por aplastamiento 

De igual manera, a los miembros o planchas conectados se le deben 

verificar las capacidades resistentes mediante las siguientes ecuaciones: 

Capacidad resistente por aplastamiento de las planchas: 

Φp ∗  Rn ∗  ɳ ≥  Pu 
 

(34) 
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Ecuación 34. Capacidad resistente pors 

Φp = 0,75 y la capacidad teórica Rn depende de: 

Caso a: Le ≥ 1,5db o s ≥ 3 db cuando hay dos o más pernos en la línea de 

acción de la fuerza, se debe considerar si la deformación de los pernos es tomada 

en cuenta para el diseño o no. 

En caso afirmativo la capacidad resistente teórica Rn es: 

Rn =  2,4 ∗  db ∗  t ∗  fu (35) 

Para el caso que la deformación no sea una consideración de diseño están 

los siguientes casos: 

Para pernos cerca del borde:    

Ecuación 35. Resistencia teórica Rn para pernos cerca del borde 

Para el resto de los pernos:      

Ecuación 36. Resistencia teórica Rn para los demás pernos 

Caso b: Le < 1,5db o s < 3 db o para una sola fila de pernos en la línea de 

acción de la fuerza. Para este caso se debe considerar si es para el agujero 

que está cerca del borde o no. 

Para pernos cerca del borde  

Ra = Le ∗ t ∗ fu ≤ 2,4xdb ∗ t ∗ fu (38) 

Ecuación 37. Resistencia en la línea de acción de la fuerza para pernos cerca del borde 

Rn = Le ∗ t ∗ fu ≤ 3 ∗ db ∗ t ∗ fu (36) 

Rn = (s − 0,5db) ∗ t ∗ fu ≤ 3 ∗ db ∗ t ∗ fu (37) 
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Para el resto de los pernos:   

a = (s − 0,5db) ∗ t ∗ fu ≤ 2,4 ∗ db ∗ t ∗ fu (39) 

Ecuación 38. Resistencia en la línea de acción de la fuerza para los demás pernos 

Capacidad resistente por desgarramiento en las planchas 

Para la capacidad resistente al desgarramiento de las planchas (ϕv = 0,6): 

Ecuación 39. Capacidad resistente al desgarramiento de las planchas 

Donde Anv es el área neta a corte donde puede desgarrar el material. 

En cuanto a la capacidad resistente por bloque de corte en las planchas, varía 

según el mecanismo que controla el modo de falla. Estos mecanismos son: 

Caso a: Cedencia por tracción y fractura por corte, para ϕ =0,75. 

fu ∗  Ant ≥  0,6 ∗  fu ∗ Anv (41) 

 

ϕRbs = ϕ(0,6 ∗ Fy ∗ Av + fu ∗ Ant) ≥ Pu 
(42) 

Ecuación 40. Mecanismo del modo de falla por tracción y fractura por corte. Caso a 

Ecuación 41. Mecanismo del modo de falla por tracción y fractura por corte Caso a-1 

Caso b: Cedencia por corte y fractura por tracción, para ϕ =0,75. 

fu ∗ Ant < 0,6 ∗ fu ∗ Anv (43) 

ϕRbs = ϕ(0,6 ∗ fu ∗ Anv + Fy ∗ At) ≥ Pu (44) 

Pernos a tracción y corte combinados 

La capacidad resistente al aplastamiento de los pernos, para estas 

solicitaciones combinadas será: 

ϕv 
∗  0,6 ∗  Fa ∗  Anv ≥  Pu 

(40) 
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Φt ∗ Ft ∗ Ab ∗ ɳ ≥ Tu (45) 

Ecuación 42. Capacidad resistente al aplastamiento de los pernos 

Para ϕt = 0,75, Ft es el esfuerzo normal a tracción dado por la tabla 12 y 

Fv        es el esfuerzo de corte. 

Tabla 12.  

Capacidad resistente en los pernos 

 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 

Tabla 13. 

Diseño de pernos 

 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 
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Tabla 14. 

Esfuerzos límites a tracción Ft en conexiones tipo aplastamiento 

 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 

Conectores simples o de corte 

Fratelli (1991) las define: “Las conexiones de corte, llamadas también conexiones 

simples, son las que permiten rotaciones relativas entre los miembros, y tienen capacidad 

para transmitir corte y fuerzas axiales, pero no soportan momentos flectores, o resisten 

flexiones muy limitadas”. Es decir, son aquellas conexiones que cumplen la función de 

mantener unida la losa de concreto con el ala superior del perfil de acero (correa), 

para que el conjunto trabaje como una unidad y de esta manera resistir la fuerza 

horizontal que se origina entre la viga y la losa impidiendo su desplazamiento, o que 

se separe del perfil por efecto de las cargas.  

Los dispositivos que actúan como conectores de corte pueden ser: pernos de 

cabeza redonda, los espárragos, las planchas, los canales entre otros, que según la forma 

de soportar las solicitaciones trabajan por flexión y aplastamiento, adherencia, o 

combinación de flexión y adherencia. Por consiguiente, la fuerza cortante horizontal a 

resistir por los conectores será la menor de las calculadas con las siguientes ecuaciones: 

0.85𝑓´𝑐∗𝑏𝑐∗𝑡𝑐 

                        𝑉ℎ ≤         𝐴𝑠∗𝐹𝑦 

Σ𝑉𝑎𝑐  

(46) 

Ecuación 43.Fuerza cortante horizontal 

Para lo cual, 𝑉𝑎𝑐 es la fuerza cortante horizontal y se determina de acuerdo con 

el tipo de conector, los valores se definen en la tabla 15.  
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Tabla 15. 

Fuerza cortante horizontal en conectores de corte. Fuente: Fratelli, 

(2005) 

 

Fuente. Fratelli, M. (2005). 

Conexiones rígidas o de momento 

Según (Fratelli, 2005): “las conexiones de momento son las que poseen suficiente 

rigidez para mantener invariables los ángulos que forman entre si los ejes de los 

miembros estructurales concurrentes a los nodos de los pórticos, luego de aplicadas las 

cargas gravitacionales y laterales.” En otras palabras, son aquellas que se diseñan para 

resistir las fuerzas y momentos factorizados actuantes que el sistema estructural 

transfiere a la conexión con una rotación despreciable entre los miembros conectados. 

Entre las conexiones de momento se pueden mencionar las siguientes: conexiones 

rígidas de plancha de alas, conexiones rígidas de soldadura directa de las alas de vigas 

a columnas y las conexiones rígidas con plancha de cabeza, siendo estas últimas las 

más usadas y se muestra en la figura 20. 
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Figura 21.Esquema de la acción de la palanca en conexiones. 

Fuente. Fratelli (2003). 

El diseño de conexiones de las planchas de cabeza incluye la selección del tipo de 

perno, la cantidad y su ubicación; el grosor de la plancha (tabla 22); y el cálculo de la 

soldadura que resiste el corte y el momento factorizado actuante. En la figura 21 se muestra 

dos formas de ubicarse los pernos entre las alas de la viga, teniendo como criterio ubicar 

los pernos simétricamente próximos al ala de tracción de la viga (opción b) para evitar 

excentricidades con relación a las fuerzas actuantes y cuando se ubican los conectores 

exteriores al ala de tracción (opción a). 

 

Figura 22. Ubicación de los pernos y dimensiones recomendadas de las planchas 

de cabezas. Fuente. Fratelli (2005). 
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Tabla 16. Espesor de plancha extrema según el número de filas verticales de 

pernos. 

 
Fuente. Fratelli (2005) 

 

Sistema de Anclaje de cimentación 

La cimentación de un de edificio en estructura metálica no difiere de la de un de 

hormigón reforzado y las características de esta dependen de la zona de influencia 

sísmica, de condiciones químicas y mecánicas del terreno, de las cargas permanentes y 

temporales y del tipo de edificio. 

 

Planchas Bases En Columnas 

“…Las placas de base son elementos de transición entre el perfil de una columna 

y el apoyo, ya sean pedestales o zapatas, con el fin de distribuir las cargas en una mayor 

área y reducir los esfuerzos en el concreto de asiento…” (Fratelli, 2005). Las planchas 

base pueden ser diseñadas bien sea para que soporten solo carga axial, o la combinación 

de carga axial y momento, el segundo caso es el que más se usa por cuanto, la 

edificación a diseñar presenta un sistema resistente a cargas laterales (sismo). Cuando 

hay presente momentos flectores, se originan esfuerzos de tracción entre la placa de 

base y el concreto lo cual tiende a separarlas; en base a esta tracción se calculan los 

pernos necesarios en la conexión. En la figura 23 se detalla la distribución de presiones 

en las planchas base generalmente sometidas a carga axial y momento. 

El diseño de planchas base que soportan momento y carga axial se da por tanteos, 

dando inicialmente dimensiones tentativas a los lados B y C y verificando que no se 

supere el esfuerzo admisible del concreto que aproximadamente se considera como el 

35% de la resistencia teórica del concreto. 
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Figura 23. Detalle plancha base. 

Fuente. Fratelli (2005). 

 

El esfuerzo máximo y mínimo sobre la plancha se calcula mediante la siguiente 

expresión: 

Ecuación 44. Esfuerzo máximo y mínimo sobre la plancha 

La sección crítica a flexión a lo largo de la recta b-b de la figura 23 presenta un 

momento igual a: 

𝑀1 =  
𝑓𝑝𝑚𝑎𝑥 ∗  𝑚

2

2
 −
𝑃 ∗ 𝑚3

6
 (48) 

Ecuación 45. Sección critica a flexión 

En la anterior ecuación p es la pendiente del diagrama de esfuerzos en la plancha 

base. El momento crítico en la sección a-a es: 

𝑀2 = 
𝑓𝑝(𝑎) ∗  𝑛

2

2
 (49) 

Ecuación 46. Momento crítico en la sección 

El mayor de los momentos anteriores es el que controla el diseño y con él se 

procede a calcular el espesor de la plancha base aplicando la expresión a continuación: 

𝑓𝑝( )𝑚𝑖𝑛
𝑚𝑎𝑥 = 

𝑃

𝐵 ∗ 𝐶
  ±

𝐺 ∗ 𝑀

𝐵 ∗ 𝐶2
 (47) 
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𝑡𝑝 ≥ √
6 ∗  𝑀

0,75 ∗  𝑓𝑦
 (50) 

Ecuación 47. Espesor de la plancha 

Para determinar el área de la plancha se presentan dos casos:  

Cuando el área de la plancha 𝐴1 es igual al área del pedestal: 

∅𝑃𝑝 =  0,85 ∗  𝑓
′
𝑐
∗  𝐴1 (51) 

Ecuación 48. área de la plancha caso a

Cuando el área de la plancha A1 es menor que el área A2 concéntrica del pedestal 

o soporte de concreto: 

Ecuación 49. Área de la plancha caso b 

Para el diseño de los pernos de anclaje es necesario calcular la tracción a la que 

estarán sometidos los mismos, para que, de esta manera aplicar los criterios 

correspondientes y determinar el tipo de perno a utilizar, donde M es el valor del 

momento que llega a la base por acción de las cargas y s es la separación entre pernos. 

𝑇 =  
𝑀

𝑆
 (53) 

Ecuación 50. Tracción del perno 

Seguidamente, para la profundidad de embebido debe ser según la norma, siendo 

d el diámetro del perno o de la barra de anclaje, las dimensiones mínimas son: 

Tabla 17. 

Longitudes de anclaje y distancia mínima a los bordes 

Pernos de anclaje Longitud mínima de 

embutimiento 

Distancia mínima a los 

bordes 

A307, A36 12 d 5 d > 100 mm 

A325, A490 17 d 7 d > 100 mm 

Fuente. Norma E.090. 

∅𝑃𝑝 =  0,85 𝑓
′
𝑐
∗ 𝐴1 ∗ √

𝐴2
𝐴1
  ≤ =  0,85 𝑓′

𝑐
∗  2𝐴1 (52) 
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Posteriormente se deberá realizar el diseño de la soldadura de la columna a la 

plancha base, calculando la tracción en el ala de esta; es importante destacar que se 

debe ser muy cuidadoso al momento de anclar los pernos de la plancha en la base. 

 

Soldadura 

Se conoce como soldadura el proceso mediante el cual se unen partes metálicas 

a través de la aplicación de calor con o sin adición de otro metal fundido. Al respecto, 

Bahsas y Salazar (2007), explican que:  

“… La soldadura es un proceso de unión permanente de materiales 

en el cual se funden las superficies de contacto de dos o más partes 

mediante la aplicación conveniente de calor, presión o ambas a la vez. La 

integración de las partes que se unen mediante soldadura se denomina un 

ensamble soldado. En algunos casos se agrega un material de aporte o 

relleno para facilitar la fusión...”. 

Por ende, el diseño de la soldadura se limita a determinar la longitud necesaria 

del cordón, su espesor, la calidad del metal de aporte y su orientación con relación a la 

dirección de las cargas actuantes siempre teniendo en cuenta que el principio que rige 

el diseño de una junta soldada es que la unión sea resistente para las solicitaciones 

impuestas. Existen diferentes tipos de soldadura entre las cuales están la soldadura de 

ranura, de filete, de tapón o canal y de muesca, de todas estas la de mayor uso en 

edificaciones de estructura metálica para juntas de solape o en “T” es la soldadura de 

filete, la cual se detalla esquemáticamente en la figura 23. 

Fratelli (2003), considera que el espesor efectivo de la garganta de soldadura ts 

es la recta perpendicular trazada desde la raíz de la soldadura a la hipotenusa que une 

los extremos de los lados. Se puede ejecutar a través de los procesos de arco metálico 

protegido y arco metálico sumergid, siendo el primero el más común y el que permite 

obtener mejores resultados de eficiencia en uniones soldadas además de ser el método 

que ofrece mayor seguridad al operario. 
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Figura 24. Soldaduras de filete. Fuente. Fratelli, M. (2003). 

En relación con la longitud de los cordones de soldadura estos dependen 

fundamentalmente del tipo de electrodo empleado, así como del espesor de soldadura 

nominal elegido, es de destacar que los cordones que actúan paralelos a la dirección de 

la carga aplicada son menos resistentes que los cordones frontales, en los longitudinales 

la resistencia se logra por corte y en los frontales se originan esfuerzos de corte en una 

de las caras y de tracción o compresión en la otra cara. El valor del tamaño mínimo de 

la soldadura depende de la plancha más gruesa a conectar y debe permitir transmitir las 

fuerzas de diseño (indicados en la tabla 19). y el máximo de la más delgada como se 

indica en la tabla 18. 

Tabla 18.         Tabla 19. 

Tamaño máximo de soldadura de filete       Tamaño mínimo de las soldaduras de 

   filete 

 

Fuente. Fratelli, M. (2003). 

 

     

Fuente. Fratelli, M. (2003). 
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En el proceso de arco metálico protegido (SAP) la garganta efectiva de 

soldadura es: 

ts  =   0,707 ∗  D (54) 

Ecuación 51. Garganta de la soldadura 

La longitud mínima de una soldadura de filete cuyo tamaño nominal es D 

se determina: 

Lmin = 4 ∗ D 
(55) 

En cuanto a los electrodos empleados para soldar, estos ya están 

normalizados, el metal de aporte dado por la fusión del electrodo debe elegirse 

con características similares a la del metal base denominándose esto 

compatibilidad de los electrodos como se muestra en la tabla 20. La resistencia 

de un electrodo es la capacidad limite en tracción y la notación estándar para 

especificar un electrodo es E7018 donde E se refiere a electrodo, las primeras 

dos X representan la resistencia en Klb/in2 y los dígitos restantes indican 

posición para soldar. Los cordones de soldadura deben ser verificados 

dependiendo del caso a corte en el área efectiva, tracción o compresión normal 

en el área efectiva y tracción o compresión paralelas al eje de soldadura.  

Tabla 20. 

Resistencia de diseño por cortante en la soldadura 
 

 

 

 

 

 

Fuente. Fratelli, M. (2005) 
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Infraestructura 

Comprende el análisis y diseño de pedestales, vigas de riostra y fundaciones, las 

cuales serán encargadas de transmitir al suelo de fundación las cargas provenientes de 

la superestructura. En estructuras de acero la dimensión del pedestal depende 

exclusivamente de las dimensiones de la plancha base de la columna, siendo 

ligeramente un poco más grande; debido a esa condición, el cálculo del acero para el 

pedestal se hará como si las dimensiones de este fuesen iguales a la plancha base 

considerando que el adicional es por recubrimiento normativo. 

Para el cálculo del acero se utilizará un diagrama de interacción adimensional, 

siendo necesario calcular unos parámetros que dependen de las solicitaciones 

existentes. Es importante destacar que la edificación a diseñar en el presente trabajo de 

aplicación profesional se encuentra en una zona de alto riesgo sísmico por lo cual los 

pedestales soportaran no solo compresión, sino la combinación de compresión y 

flexión que le transmite la columna de acero. 

Viga de riostra 

Para Fratelli (1998) son elementos estructurales que sirven para conectar las 

bases aisladas entre sí con el resto de las fundaciones de la estructura, explica que en 

zonas sísmicas las vigas de riostra se conectan en direcciones ortogonales con los 

pedestales o con la parte superior de las zapatas, formando así un retículo en planta con 

la finalidad de impedir cualquier desplazamiento horizontal diferencial entre 

fundaciones, como se muestra en la figura 25. La sección mínima de concreto se da por 

la siguiente ecuación: 

Ecuación 52. Sección mínima de concreto 

 

𝐴𝑐 =  𝑏 ∗ ℎ = 1,5 ∗  𝑃𝑢 ∗  (
1

𝑓𝑐′
− 

1

∅ ∗  𝑓𝑦  
 ) (56) 
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Figura 25. Vista en planta de vigas de riostra. Fuente. Fratelli (1998). 

 

El área de acero mínimo (acero a tensión) en vigas de riostra debe ser el 

mayor de los siguientes valores, pero nunca menor al 1% de área del núcleo 

confinado de concreto, cumpliendo el área requerida de acuerdo con la figura 25. 

Ecuación 53.  

En cuanto a fundaciones, existen de varios tipos, sin embargo, las más 

empleadas y que serán objeto de estudio son las fundaciones aisladas 

concéntricas y excéntricas. En el diseño de estas se asume que estas son rígidas, 

mientras que el suelo de fundación se comporta como un medio semisólido 

formado por capas o estratos elásticos que pueden estar superpuestos o 

𝐴𝑠𝑡 =  
0,15 ∗  𝑃𝑢
∅ ∗ 𝑓𝑦

 (57) 

𝐴𝑠 > 
0,15 ∗  𝐴𝑐  ∗  𝑓𝑐

′

 𝑓𝑦
 (58) 

𝐴𝑠 >  0,01 ∗ 𝐴𝑐 
(59) 
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combinados. Las fundaciones directas soportan las siguientes solicitaciones: 

aplastamiento, flexión, corte y punzonado. 

 

Figura 26. áreas de varillas de aceros según el diámetro. Fuente. Fratelli (1990) 

Fundaciones superficiales 

El aplastamiento es el estado tensional que se crea en todo elemento 

estructural de una fundación, se debe principalmente a los efectos combinados de 

fuerzas axiales de compresión, flexión y corte; la flexión se produce por la 

reacción del suelo de fundación, en las áreas de la base que sobresalen de las caras 

de las columnas. Por su parte el mecanismo de falla por corte se asemeja al de las 

losas de entrepiso, siendo necesario tener una idea clara del proceso de fisuración; 

mientras que el proceso de punzonado es un corte doble, donde el área cargada 

atraviesa o perfora un elemento estructural bidimensional. Las ecuaciones usadas 

en el predimensionado de acuerdo con los factores de mayoración de la figura 27 

para el diseño de las fundaciones son: 
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Figura 27.  Factor de mayoración en fundaciones en función de la profundidad. 

Fuente. Fratelli (1990). 

 

Ecuación 57. Acero mínimo 

Diseño para estabilidad en condiciones de servicio 

- Estabilidad al hundimiento: 

 

Ecuación 59 Estabilidad al hundimiento caso b 

- Estabilidad al volcamiento: 

Área de la sección:        𝐴 =  
𝑝  +  10 % 𝑝

𝜎𝑎𝑑𝑚
 

Ecuación 54. Área de la sección 

(60) 

Chequeo altura útil:     𝑑 ≥  √
𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜

0,1448 ∗ 𝑓′𝑐 ∗ 𝑏
 

Ecuación 55. Chequeo altura útil 

(61) 

Acero del elemento:        𝐴𝑠  =  
𝑞 ∗ 𝑓𝑐

′∗𝑏∗𝑑

𝑓𝑦
 

Ecuación 56. Acero de elemento 

(62) 

Acero Mínimo:             𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 𝑏 ∗ ℎ (63) 

         𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑁

𝐴
∙ [1 ±

6∙𝑒

𝐵
]     cumpliéndose que:     𝜎𝑚𝑎𝑥  ≤   1,25𝜎𝑎𝑑𝑚 

 
Ecuación 58. Estabilidad al hundimiento caso a 

 

(64) 

 

         𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝜎𝑚𝑎𝑥+𝜎𝑚𝑖𝑛

2
       cumpliéndose que:      𝜎𝑚𝑎𝑥  ≤   1,25𝜎𝑎𝑑𝑚 (65) 
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Ecuación 60. Estabilidad al volcamiento 

- Estabilidad al deslizamiento: 

Ecuación 61. Estabilidad al deslizamiento 

Diseño estructural 

Verificación a corte por flexión 

Ecuación 62. Verificación a corte por flexión 

 

Verificación a corte por punzonado 

Ecuación 63.Verificación a corte por punzonado 

 

         𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 =
𝑀𝑒𝑠𝑡𝑏

𝑀𝑎𝑐𝑡
           cumpliéndose que:        𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 ≥  1,50 (66) 

        𝐹𝑆𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧 =
𝑁∙𝑡𝑎𝑛∅´+𝐶´∙𝐵

𝑉
    cumpliéndose que:     𝐹𝑆𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧  ≥  1,50 (67) 

        𝑈𝑢 =
𝑉

∅∙𝑏∙𝑑
                         cumpliéndose:           𝑈𝑢 ≤  0,53√𝑓′𝑐 

(68) 

        𝑈𝑢 =
𝑉

∅∙2∙(𝑎+𝑏+(2∙𝑑))∙𝑑
         cumpliéndose:          𝑈𝑢 ≤ 1,06√𝑓′𝑐 (69) 
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Bases Legales. 

Norma de Especificaciones Para Edificios De Acero Estructural. American 

National Standards Institute/American Institute of Steel Construction (Ansi/Aisc) 

360-10. 

Esta edición de la especificación para el diseño de miembros estructurales de acero 

conformado en frio presenta un tratamiento integrado de dos métodos de diseño, el 

diseño por tensiones admisibles (ASD) y el diseño por factores de carga y resistencia 

(LRFD). Como se discute en la sección titulada alcance, ambos métodos son 

igualmente aceptables. La especificación se aplica al diseño de miembros estructurales 

conformados en frio a partir de láminas, planchas, planchuelas o barras de acero al 

carbono o de baja aleación de no más de una pulgada de espesor y utilizadas para 

soportar cargas en un edificio. 

Reglamento Nacional De Edificaciones Del Perú. Norma E.020 “Cargas” 

Esta norma establece los criterios en las edificaciones y todas sus partes, la 

capacidad de resistir las cargas que se les imponga como consecuencia de su uso 

previsto. Estas actuarán en las combinaciones prescritas y no deben causar esfuerzos 

ni deformaciones que excedan los señalados para cada material estructural en su norma 

de diseño específica, en ningún caso las cargas empleadas en el diseño serán menores 

que los valores mínimos establecidos en esta norma. Las cargas mínimas establecidas 

en esta Norma están dadas en condiciones de servicio.  

Reglamento Nacional De Edificaciones Del Perú. Norma E.090 “Estructuras 

Metálicas” 

Esta Norma de diseño, fabricación y montaje de estructuras metálicas para 

edificaciones acepta los criterios del método de Factores de Carga y Resistencia 

(LRFD) y el método por Esfuerzos Permisibles (ASD). Las exigencias de esta Norma 

se consideran mínimas y su aplicabilidad va dirigida al acero estructural referido a 

aquellos elementos de acero de sistemas estructurales de pórticos y reticulados que sean 
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parte esencial para soportar las cargas de diseño. Se entiende como este tipo de 

elementos: vigas, columnas, puntales, bridas, montantes y otros que intervienen en el 

sistema estructural de los edificios de acero. Para el diseño de secciones dobladas en 

frío o perfiles plegados se recomienda utilizar las Normas del American Iron and Steel 

Institute (AISI). 

Reglamento Nacional De Edificaciones Del Perú. Norma E.030 “Diseño 

Sismorresistente” (Resolución Ministerial N° 355-2018-Vivienda De Fecha 22-10) 

Esta Norma establece las condiciones mínimas para que las edificaciones 

diseñadas tengan un comportamiento sísmico acorde con los principios señalados en la 

filosofía del Diseño Sismorresistente consistente en: a). Evitar pérdida de vidas 

humanas; b). Asegurar la continuidad de los servicios básicos y c). Minimizar los daños 

a la propiedad. Se aplica al diseño de todas las edificaciones nuevas, al reforzamiento 

de las existentes y a la reparación de las que resultaran dañadas por la acción de los 

sismos, estando sus principios orientados a que la estructura no deba colapsar ni causar 

daños graves a las personas, aunque podría presentar daños importantes, debido a 

movimientos sísmicos calificados como severos para el lugar del proyecto y que la 

estructura deba soportar movimientos del suelo calificados como moderados para el 

lugar del proyecto, pudiendo experimentar daños reparables dentro de límites 

aceptables. 
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CAPITULO III 

MARCO METODOLOGICO 

Tamayo & Tamayo (2001) precisa que, la metodología es un procedimiento 

general a través del cual se logra de una manera precisa el objetivo de la investigación, 

ya que constituye el pilar fundamental del plan y se refiere a la descripción de las 

unidades de análisis. Por otra parte, para Arias (2006) el marco metodológico se 

explica como el “…Conjunto de pasos, técnicas y procedimientos que se emplean 

para formular y resolver problemas de investigación mediante la prueba o 

verificación de hipótesis…”.  

Por consiguiente, este capítulo se indagará en la metodología a utilizar para el 

desarrollo de la investigación, con el único propósito de analizar el problema por 

medio de la identificación del paradigma, determinación del diseño y tipo de 

investigación, selección del nivel de investigación, elección y descripción de las 

unidades de estudio (población y muestra), selección de las técnicas e 

instrumentos de recolección de datos y etapas que se llevarán a cabo de manera 

sistemática para lograr los objetivos del proyecto que en este caso se basan en 

proponer el diseño estructural en acero de la I.E. emblemática Champagnat, ubicada 

Tacna- Perú. 

Por lo tanto, el trabajo de aplicación profesional a desarrollarse trata sobre la 

propuesta de diseño estructural en acero de la I.E. emblemática Champagnat en base 

al planteamiento de la municipalidad provincial de Tacna, proyecto ubicado en la 

ciudad de Tacna, donde predomina el tradicional sistema estructural en concreto en 

las distintas construcciones públicas y privadas. El área de trabajo es de 1.671m2 

aproximadamente, considerándose zona sísmica 4 en la que se encuentra ubicada 

Tacna- Perú. 

En resumen, la I.E. “CHAMPAGNAT”, fue fundada por la congregación de los 

Hermanos Maristas, a solicitud de los Padres de Familia y regentada por ellos en 



 

 

66 

 

convenio con el Ministerio de Educación. El 29 de enero de 1963 se crea el Colegio 

de aplicación de secundaria “Champagnat” se fusionan los dos planteles de 

Aplicación Primaria y Secundaria, dando lugar al Colegio Nacional 

“CHAMPAGNAT” y posteriormente se fusionan los niveles de Primaria-Secundaria 

y el Programa “Enrique López Albújar”, dando lugar a la actual I.E. 

“CHAMPAGNAT” de Tacna- Perú. El 27-04-2011 en mérito a su trayectoria y a su 

significativa labor en beneficio de la Educación es reconocido como I.E. Emblemática 

de Tacna- Perú. 

Antes que nada, de acuerdo con estudios de proyección hasta el año 2030, surge 

la necesidad de mejorar las instalaciones mediante una infraestructura moderna, 

adecuada y con suficiente capacidad para la formación de alumnos. Se elige el acero 

como material estructural al ser el sistema más viable, por el bajo costo de producción, 

la reducción en los tiempos de ejecución, la versatilidad, la capacidad de soportar 

grandes esfuerzos y deformaciones y la preservación del medio ambiente al poder 

reutilizar la estructura. Considerando el ambiente corrosivo de Tacna debido a su 

ubicación geográfica (costa), desde el punto de vista económico se especifica el uso 

de perfiles galvanizados en frio, haciendo énfasis en la protección del acero mediante 

el cumplimiento de la norma ASTM B633 para un acabado de alta calidad, brindando 

la misma seguridad del galvanizado en caliente,  

Por lo que, el planteamiento espacial y arquitectónico es de una edificación de 

uso educativo para secundaria, que se desarrollará en un área de 1671 m2 

aproximadamente, comprendiendo 3 niveles, 25 aulas con capacidad de 30 alumnos 

cada una, área administrativa, escalera y servicios higiénicos. La distribución estará 

dispuesta de la siguiente manera: en la planta baja se consideraron 8 aulas y 

departamento de educación física y baños; en el nivel 1, 5 aulas, área administrativa, 

biblioteca y baños. En el nivel 2: 10 aulas y baños. En el nivel 3: 1 azotea. Para el 

diseño estructural sismorresistente se analizará el modelo matemático por medio de 

un software de elementos finitos, satisfaciendo la carga requerida, cumpliendo los 

parámetros de calidad y control. 
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Paradigma De La Investigación 

Respecto al enfoque paradigmático de la investigación, este puede ver como la 

herramienta de todo investigador para establecer la condición necesaria para la 

creación del conocimiento científico, así como las vías de acceso y de producción de 

este. De esta manera, para Palella y Martins (2004), citados por Pelekais y 

colaboradores (2007), “… el paradigma cuantitativo asume la objetividad como única 

vía para alcanzar el conocimiento y su finalidad es explicar, predecir, controlar los 

fenómenos y verificar teorías, donde el investigador asume un punto de vista 

externo…”. Para los citados autores, en este tipo de investigación los criterios de 

calidad son la validez, confiabilidad y objetividad, entre otros. 

En tal sentido, el enfoque de esta investigación es cuantitativo. Al respecto, 

Hurtado y Toro (2007), refieren a González y Rodríguez (1991), para quienes la 

investigación cuantitativa, es aquella que requiere el uso de modelos matemáticos y 

tratamientos estadísticos para analizar datos previamente recolectados a través de 

instrumentos de medición. De acuerdo con Hernández (2010) la investigación de 

tipo cuantitativo utiliza la recopilación de información para poner a prueba o 

comprobar las hipótesis mediante el uso de estrategias estadísticas basadas en la 

medición numérica, lo cual permite al investigador proponer patrones de 

comportamiento y probar los diversos fundamentos teóricos que explicarían 

dichos patrones en una población. 

De acuerdo con lo anteriormente expuesto, este proyecto está referido a un 

enfoque completamente cuantitativo, ya a que consiste en realizar el diseño 

estructural de una edificación educativa, el cual permitirá concretar la eficacia de los 

procesos de cálculo. El proyecto está planteado con una sistematización previa en la 

cual se dictan lineamientos para resolver la problemática y objetivos específicos, se 

justifica, haciéndola factible y finalmente se puede solucionar la problemática con la 

realización de una modelación a partir de aspectos y variables cuantificados. 
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Diseño De La Investigación 

La elaboración del diseño de la estructura metálica de la edificación educativa    es 

de manera muy relativa la recolección de datos específicos obtenidos, los cuales son 

características del suelo, zona sísmica, estructuración de la edificación, manipulación 

de planos arquitectónicos, planos estructurales en los cuales se enfoca la metodología 

de superestructura, los cuales serán sistemáticamente estudiados con la finalidad de 

comenzar la propuesta planteada para la Institución Educativa Emblemática I.E. 

Champagnat, ubicada Tacna- Perú.. 

Para Zorrilla (1993) “… La investigación de campo o investigación directa es 

la que se efectúa en el lugar y tiempo en que ocurren los fenómenos objeto de 

estudio…”. Siguiendo este planteamiento, Zorrilla también menciona que la 

investigación aplicada guarda íntima relación con la básica, pues depende de los 

descubrimientos y avances de la investigación básica y se enriquece con ellos, pero 

se caracteriza por su interés en la aplicación, utilización y consecuencias prácticas de 

los conocimientos. La investigación aplicada busca el conocer para hacer, para actuar, 

para construir, para modificar. Esta clase de investigación se elabora tomando como 

criterio el grado de abstracción del trabajo y para otros según el uso que se pretende 

dar al conocimiento. 

A la vez, Sabino (1995) manifiesta que las investigaciones aplicadas son la 

respuesta efectiva y fundamentada a un problema detectado, descrito y analizado. La 

investigación aplicada concentra su atención en las posibilidades tácticas de llevar a 

la práctica las teorías generales y destina sus esfuerzos a resolver los problemas y 

necesidades que se plantean los hombres en sociedad en un corto, mediano o largo 

plazo. Es decir, se interesa fundamentalmente por la propuesta de solución en un 

contexto físico-social específico. 

Los “proyectos son un ejemplo típico de este tipo de investigaciones”, ya que 

encierran un marco de acción concreta; ejemplo de este tipo de investigación puede 

ser el Diseño de una Estructura Metálica para la Institución Educativa Emblemática 

I. E. Champagnat, ubicada Tacna- Perú. Como podrá observarse estas investigaciones 
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presentan en su nombre mismo una idea de respuesta a una problemática detectada. El 

proyecto no debe ser motivo de complejidad, ya que un proyecto puede tener 

dimensiones modestas y un presupuesto más bien bajo, pero contribuir efectivamente 

a resolver el problema. 

Según lo señalado por Balestrini (2006), el diseño de investigación es “…un plan 

global de investigación que integran de un modo coherente y adecuadamente correcto, 

técnicas de recogida de datos a utilizar, análisis previstos y objetivos…”. También 

tiene como objetivo según lo señalado por Sabino (2007), que es proporcionar un 

modelo de verificación que permita contrastar hechos con teorías, y su forma es la 

de una estrategia o plan general que determina las operaciones necesarias para 

hacerlo. 

En lo que respecta a la investigación planteada, en el diseño de una estructura 

metálica para la edificación educativa, la estrategia general para la recolección y 

desarrollo de la información en función de los objetivos específicos propuestos está 

dirigida a un diseño de campo, no experimental. En el marco de este estudio, los datos 

utilizados para el análisis del diseño de la estructura de la edificación educativa se 

tomarán directamente en el sitio afectado sujeto a los estudios pertinentes. Al respecto 

Arias (2006), indica: “… la investigación o diseño de campo es aquella que consiste 

en la recolección de datos directamente de los sujetos investigados, o de la realidad 

donde ocurren los hechos (datos primarios) …”. Asimismo, Silva (2008), considera 

que la investigación de campo se realiza en el medio donde se desarrolla el problema, 

o en el lugar donde se encuentra el objeto de estudio, el investigador recoge la 

información directamente de la realidad. En tal sentido esta investigación se orienta a 

un diseño de campo no experimental. 

Con relación al diseño no experimental que sigue esta investigación. Fernández y 

Batista (2006), explican que los diseños no experimentales de investigación “…se 

realizan sin manipular variables intencionalmente, se observa al fenómeno tal y como 

se presenta en su contexto natural para después analizarlo…”. También Balestrini 

(2006), afirma que en la investigación no experimental se observan los hechos 
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estudiados tal como se manifiestan en su ambiente natural y en este sentido no se 

manipulan de manera intencional las variables. 

Con fundamento a lo anteriormente indicado, la investigación planteada se 

enmarca en un diseño de campo no experimental, porque se requiere la recolección 

de datos, medir, ubicar y proporcionar información acerca de la problemática 

existente en el lugar de los hechos, tal como lo indica Arias (2006), que la 

investigación de campo consiste en la recolección de datos directamente de la 

realidad donde ocurren los hechos, sin manipular o controlar variable alguna. 

De esta manera se concluye que el diseño de esta investigación es íntegramente 

no experimental, debido a que se basa en la observación de datos sin manipulación 

alguna y enmarcan el comienzo del diseño estructural para la Institución Educativa 

Emblemática I.E. Champagnat, ubicada Tacna- Perú, dado que se observarán 

fenómenos, hechos, situaciones o sujetos en su ambiente real y en un tiempo 

determinado, para luego ser analizados sin ser manipulados por el investigador. 

Por ende, el diseño de investigación seleccionado permitirá proponer el 

desarrollo estructural en acero para la Unidad Educativa. Para ello se recopilará 

toda la información necesaria en cuanto a estudio de suelos, datos geográficos y 

sísmicos del sitio donde se ubica el objeto de estudio, así como también 

indagación de los planos arquitectónicos y toda la información necesaria para el 

diseño de elementos estructurales en acero, sus conexiones y todo lo relacionado 

referente a los criterios sismorresistentes de la estructura de acero. La información 

se extraerá de distintas bibliografías, artículos científicos, normativas entre otras 

literaturas, sin alterar o cambiar alguna teoría o criterio ya establecido. 

Nivel De Investigación 

En la relación nivel y tipo de objetivo, el presente trabajo está ubicado en el 

tipo de investigación proyectiva ya que este tipo de estudio consiste en buscar 

soluciones a necesidades concretas de tipo social, organizacional, ambiental o 

de algún área específica del conocimiento, analizando de forma integral todos sus 

aspectos y proponiendo acciones como la elaboración de propuesta, programa, 
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plan, modelo, entre otros, que mejoren la situación de manera práctica y 

funcional. Para sustentar lo anteriormente expuesto Hurtado (2010) expone que 

la investigación proyectiva son todas aquellas investigaciones que conducen a 

inventos, programas, diseños y creaciones dirigidas a cubrir una determinada 

necesidad, y basadas en conocimientos anteriores.  

Dentro de este nivel de investigación se ubican los proyectos factibles que 

son investigaciones que desarrollan una propuesta la cual puede materializarse 

para brindar una solución a determinado problema de tipo social. Para desarrollar 

este tipo de proyectos debe realizarse un diagnóstico sobre la necesidad existente, 

que permita plantear la propuesta que se llevará a cabo a través de una serie de 

etapas como: planteamiento del problema, fundamento teórico, procedimiento 

metodológico, actividades y recursos necesarios para su ejecución. 

En este sentido, la Universidad Pedagógica Experimental Libertador 

(UPEL, 2003) afirma que el proyecto factible consiste en la investigación, 

elaboración y desarrollo de una propuesta de un modelo operativo viable para 

solucionar problemas, requerimientos o necesidades de organizaciones o grupos 

sociales; puede referirse a la formulación de políticas, programas, tecnologías, 

métodos o procesos. El Proyecto debe tener apoyo en una investigación de tipo 

documental, de campo o un diseño que incluya ambas modalidades. Por lo tanto, 

el presente proyecto está caracterizado bajo la modalidad de investigación de 

proyecto factible, porque propone el diseño estructural en acero, convirtiéndose 

en un proyecto viable a ejecutar para dar solución a la necesidad de dicho centro 

educativo. 

Población y muestra 

Una investigación puede tener como propósito, el estudio de un conjunto 

numeroso de objetos, individuos, e incluso documentos. A dicho conjunto se le 

denomina población. Por su parte Arias (2006) define la población como “… un 

conjunto finito o infinito de elementos con características comunes, para los 

cuales serán extensivas las conclusiones de la investigación. Esta queda 
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delimitada por el problema y por los objetivos del estudio…”. 

En el mismo orden de ideas el autor citado explica que cuando por diversas 

razones resulta imposible abarcar la totalidad de los elementos que conforman la 

población se recurre a la selección de una muestra, siendo esta un subconjunto 

representativo y finito que se extrae de la población accesible que por su tamaño 

y características similares a las del conjunto, permite generalizar los resultados al 

resto de la población con un margen de error conocido. 

En este sentido, la población de este trabajo de investigación concierne a las 

edificaciones de acero estructural construidas en el sitio de la investigación, ya 

que conforman el conjunto de elementos de los cuales se obtiene información y 

están directamente relacionados con la problemática planteada; así como también, 

la muestra extraída en la estructura en acero de la Institución Educativa 

Emblemática I. E. Champagnat, ubicada Tacna- Perú.la cual constituye el objeto en 

estudio. 

Técnicas e instrumentos para la recolección de datos 

La correcta escogencia de la técnica para la recolección de datos y el 

instrumento a utilizar es una parte fundamental en toda investigación para obtener 

el conocimiento científico y posteriormente éxitos en los resultados del estudio. 

Al respecto Arias (2006) define por técnica de recolección de datos al “… 

procedimiento o forma particular de obtener datos o información…”. En el mismo 

orden de ideas el autor define el instrumento de investigación como cualquier 

recurso, dispositivo o en formato (en papel o digital), que se utiliza para obtener, 

registrar o almacenar información. En función al diseño de investigación previsto 

para el presente trabajo, se utilizarán dos técnicas para la recolección de datos, 

como:  

La observación directa, la cual Arias (2006) considera como “… una técnica 

que consiste en visualizar o captar mediante la vista, en forma sistemática, 

cualquier hecho, fenómeno o situación que se produzca en la naturaleza o en la 

sociedad, en función de unos objetivos de investigación preestablecidos…”. Esta 
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técnica permite la indagación sobre los estudios de la viabilidad del proyecto, de 

los planos arquitectónicos y del estudio de suelo, así como también, revisar 

información documentada para la recolección de datos establecidos en diferentes 

bibliografías y normativas para la sustentación del diseño de la Institución 

Educativa Emblemática I. E. Champagnat, en Tacna- Perú. 

El éxito de una investigación descansa en buena parte en la pertinencia de las 

técnicas seleccionadas para la recolección de información, así como en la idoneidad 

de los instrumentos utilizados para tal fin. Al respecto Arias (2012) considera que las 

técnicas de investigación son el procedimiento o forma particular de obtener datos o 

información. Por otra parte, Ramírez (2007), define la observación como el “… 

procedimiento más o menos estandarizado que se ha utilizado con éxito en el ámbito 

de la ciencia…”; es decir, cualquier recurso del que pueda valer el investigador para 

acercarse a los fenómenos y extraer de ellos la información. 

Por lo anteriormente indicado, en esta investigación se evaluará el 

comportamiento de la estructura metálica respecto a los resultados obtenidos mediante 

el cálculo y la simulación modelada, a partir de datos adquiridos por experiencias 

previas se llega a la conclusión de que la investigación es enteramente de observación      

directa. En lo que respecta a los instrumentos para la recolección de datos puede ser 

cualquier recurso, dispositivo o formato, en papel o digital, que se utiliza para obtener, 

registrar o almacenar información; además, esto contribuirá a la creación de una base 

para el diseño de la edificación educativa. Los instrumentos más utilizados son: 

computadora portátil; cámara digital; calculadora; libro de notas y lápiz. 

Fases de desarrollo de la investigación 

El proyecto denominado: “DISEÑO ESTRUCTURAL EN ACERO PARA EL 

MEJORAMIENTO DE LOS SERVICIOS DE EDUCACION SECUNDARIA EN 

LA I. E. CHAMPAGNAT EN EL DISTRITO DE TACNA, PROVINCIA DE 

TACNA – TACNA. PERU” se desarrollará por medio de la ejecución de cinco fases, 

para el cumplimiento de los objetivos planteados. 

Fase I: Analizar el proyecto arquitectónico y las normativas vigentes de diseño. 
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Se estudiarán las características topográficas, geotécnicas del área y de los espacios 

arquitectónicos presentados en los planos del proyecto; identificando y reuniendo las 

normativas vigentes de diseño. 

Fase II: Definir criterios de diseño, sistema de estructuración adecuado a los 

requisitos del proyecto arquitectónico y las acciones que actúan en cada área. De 

acuerdo con las normas vigentes se determina la calidad de material a usar, se 

clasifican las acciones y se mayora, eligiendo la combinación de cargas más 

desfavorable que proporcione un mayor factor de seguridad. Con respecto a los 

criterios de diseño y estructuración se determina el método a trabajar y las 

irregularidades en plantas y en elevación correspondientes para aplicar las 

consideraciones sismorresistentes necesarias. 

Fase III: Diseñar la edificación educativa de acuerdo con las exigencias 

sismorresistentes vigentes del Perú, mediante el uso de un software de elementos 

finitos. Se iniciará con el predimensionamiento de los perfiles que permita resistir las 

cargas calculadas en la fase anterior, chequeando cada elemento estructural, para que 

el comportamiento del sistema sea óptimo y resista todas las cargas gravitatorias. Se 

efectuará el modelado de los elementos estructurales, a través de un programa de 

diseño estructural basado en elementos finitos que determine las solicitaciones a las 

que estará sometida la estructura, con el chequeo correspondiente por norma, 

procediendo a diseñar las conexiones a corte y a momento, definiendo así el diseño 

estructural final. 

Fase IV: Elaborar los planos de detalle estructural mediante el uso de 

AutoCAD. Se realizan los planos de la estructura propuesta; en planta conformados 

por ejes, vigas, correas y losas; luego los perfiles, cortes, la escalera y detalles de 

conexión; todo realizado por medio de un software comercial, considerando ser lo 

más explícitos posibles en los detalles. 

Fase V: Determinar los cómputos métricos en base a lo calculado. Se realizará 

el computo métrico de la estructura de acero, estimando las cantidades 

correspondiente del material que se va a usar y así el costo total del diseño estructural 
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propuesto. 

Plan de trabajo de la pasantía profesional 

 

Figura 28. Plan de trabajo de la pasantía profesional. Fuente. Elaboración Propia 
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Alcances y limitaciones del proyecto 

 

 

Figura 29. Descripción del proyecto (continuación). Fuente. Elaboración Propia 
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Objetivos Y Antecedentes Del Proyecto 

 

 

Figura 30. Objetivos y antecedentes del proyecto. Fuente. Elaboración Propia 
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Metodología Del Proyecto 

 

 

Figura 31. Metodología del proyecto. Fuente. Elaboración Propia 
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Cronograma de actividades de la pasantía profesional 

 

Figura 32. Cronograma de actividades de la pasantía profesional. Fuente. Elaboración Propia 
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Cronograma De Actividades De La Pasantía Profesional (Continuación) 

 

Figura 33. Cronograma de actividades de la pasantía profesional (continuación). Fuente. Elaboración Propia 
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CAPÍTULO IV 

DESARROLLO Y RESULTADOS DEL PLAN DE TRABAJO  

Descripción del proyecto arquitectónico 

En esta etapa se explora el diseño de la edificación plasmado en los planos 

arquitectónicos (plantas, fachadas y cortes) para realizar la estructuración de la 

edificación. Dentro de este orden de ideas los planos plantean una edificación 

constituida por un conjunto de seis módulos de tres niveles para uso educativo, una 

planta baja y dos niveles en altura con una longitud de entrepiso de 3,50 m y una 

altura neta de 10,50 m con un área de construcción de 1.349,52 m2 siendo su sistema 

constructivo en acero. 

Mientras, en lo que respecta a la distribución dimensional del edificio, esta es 

modular con espacios de 8,15 m x 3,98 m, posee dos núcleos de escaleras con 

dimensiones de 6,50 m x 4,30 m ubicados a los laterales de los módulos centrales de 

la edificación, los cuales permiten la circulación vertical hacia los demás niveles del 

edificio y la circulación horizontal mediante la conexión con un pasadizo con los 

módulos adyacentes, cabe agregar que estos núcleos poseen un nivel de entrepiso 

adicional que da acceso a la azotea de los otros módulos de la edificación 

exclusivamente para el mantenimiento de la losa de techo, manteniéndose la misma 

altura de entrepiso que para los módulos adyacentes.  

El estudio geotécnico realizado para determinar las propiedades de resistencia 

del suelo fue el ensayo de penetración estándar (S.P.T) que determinó una capacidad 

admisible del suelo de 4,10 kgf/cm2 a una profundidad del estrato resistente de 2,30 

m. La caracterización geotécnica del suelo según el sistema unificado de clasificación 

de los suelos (USCS), lo define como un suelo de gravas limosas mal gradadas GP-

GM. 
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La distribución del conjunto se puede apreciar en las vistas de planta y sección 

transversal de los planos arquitectónicos que se muestran en las figuras 3, 4, 5 y desde 

la figura 34 hasta la 36. 

 

Figura 34. Vista en planta de 2do nivel de la edificación Institución Educativa 

Champagnat. Fuente. Gerencia Regional de Infraestructura de Tacna-Perú. 

 

 

 

Figura 35. Vista en planta de 3er nivel de la edificación Institución Educativa 

Champagnat. Fuente. Gerencia Regional de Infraestructura de Tacna-Perú. 
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Figura 36. Corte transversal B-B modulo tipo. Fuente. Gerencia Regional de 

Infraestructura de Tacna-Perú. 

 

Descripción de la configuración estructural de la edificación 

La configuración estructural de la edificación consta de tres módulos compuestos 

(D, E, F) cada uno tres niveles con una altura de entrepiso de 3,50 m para una altura 

neta de 10,50 m. El sistema estructural está conformado de la siguiente manera: el 

módulo D por siete (07) ejes de columnas en la dirección del eje “Y” sentido 

longitudinal del edificio, el cual define la dirección de las vigas secundarias con una 

longitud de 3,98 m y en la dirección del eje “X” sentido transversal del edificio posee 

dos ejes de columnas que definen la dirección de las vigas principales con una longitud 

de 8,15 m, continuada por un tramo en volado de 2,27 m. 

Seguidamente, los bloques E y F mantienen la misma configuración estructural, 

con la diferencia que el módulo E tiene nueve (09) ejes y el módulo F tiene (04) ejes 

de columnas respectivamente, con modulo gemelo en frente, separados por un pasadizo 

de 3,98 metros de largo por 1,50 m de ancho que permite la comunicación entre 

módulos como se indicó en la figura 33,  

En los módulos de las escaleras que se encuentran a los laterales del módulo E-I 

Y E-II están constituidos por cuatro (04) ejes de columnas en el sentido longitudinal 
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para mantener la compatibilidad de la edificación, en este sentido se define la dirección 

de las vigas secundarias con diferentes longitudes y en la dirección del eje “X” sentido 

transversal dos (02) ejes de columnas que definen la dirección de las vigas principales 

con una longitud de 4,30 m, a su vez se incorporan dos vigas de apoyo en cada descanso 

de entrepiso y una viga auxiliar por cada nivel de piso donde se conectan las vigas de 

carga de la escalera.  

Descripción de los materiales 

Las propiedades de los materiales a emplear en el diseño son las que se muestran 

en la siguiente tabla 21: 

Tabla 21. 

Especificaciones técnicas de los materiales 

Especificaciones técnicas de los materiales 

acero 

Peso específico del acero  7.850 kgf/m3.  

Calidad del acero ASTM-A-36 con un 

límite de fluencia Fy 

y un esfuerzo último de cadencia Fu 

Fy = 2.500 Kgf/cm2 

Fu = 4.100 Kgf/cm2. 

Módulo de elasticidad del acero 
E=2,1 x 106 kgf/cm2.  

 

Coeficiente de poisson  G = E/(2(1+V)).  

Coeficiente de dilatación térmica  
α = 11,7 x 10-6/°C.  

 

Sofito metálico  

calibre 22 con peso útil de 

 

7,45 kgf/m2  

Pernos de alta resistencia.  A-325 Calidad ASTM-A-36 

Concreto 

Peso específico del concreto  γc= 2.400 kgf/m3.  

Resistencia del concreto  f´c = 210 Kgf/cm2. 

Soldadura 

Electrodos  E7018. 
Fuente. Elaboración propia 

Predimensionamiento de los elementos estructurales de la edificación. 

Consiste inicialmente en el análisis de cargas que actúan sobre la misma bajo las 

especificaciones de la norma peruana “RNE E.020 Cargas” capítulo 3, Art. 6, sección 

6.1 y Art. 7, sección 7.1 Anexo 1, para obtener las cargas debidas a las acciones 
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permanentes y variables aplicables al tipo de edificación, a su vez seleccionar la 

combinación de cargas más desfavorable capaz de soportar según las combinaciones 

de carga planteadas por la norma peruana “RNE E.090 Estructuras metálicas” capítulo 

1, sección 1.4.1 que establece las especificaciones para el predimensionado de 

elementos estructurales de acero como losas, vigas y columnas, respecto a los estados 

límites de agotamiento y factores de minoración de resistencia (método LRFD). 

Análisis de cargas de diseño 

Para el diseño se determinan las cargas permanentes y cargas variables 

(gravitacionales) que actúan sobre las losas de entrepiso y la losa de techo de la 

edificación siguiendo las especificaciones establecidas en la RNE E.020 “Cargas” en 

relación con las cargas accidentales producto de la acción sísmica estas corresponden 

a un espectro de diseño con base en las especificaciones de la RNE E.030 “Diseño 

Sismorresistente”. El análisis de carga de entrepiso se muestra en las tablas 22 y 23 

para la losa de entrepiso y en las tablas 24 y 25 para la losa de techo. 

Tabla 22.  

Carga permanente de entrepiso 
Losacero calibre 22 7,45 

𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 7,45 

𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Cielo raso 20 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  20 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Loseta 1 m * 1 m * (0,10 – 0,038) * 2.400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3  148,80 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Nervios 5𝑁

𝑚𝑙
*(0,063+0,044) /2* 0,038*2.400 

𝑘𝑔𝑓

𝑚3  24,40 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Porcelanato  (baldosas de 60x60 cm de 8kg la 
pieza) 

22,22 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Mortero de nivelación 0,030 m * 1m * 1m *1.850 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  55,50 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Tabiquería Bloque 15 cm frisado ambas caras 230 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2  

Carga permanente  508,37 
𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Fuente. Elaboración propia. 
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Tabla 23. 

Carga variable de entrepiso. 

Carga variable para edificaciones educativas con 

corredores y escaleras 

400 
𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Fuente. Elaboración propia. 

 

Tabla 24. 

Carga permanente de techo. 

Losacero calibre 22 7,45 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 7,45 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Loseta 
1 m * 1 m * (0,10 – 0,038) * 

2.400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3
 

148,80 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Nervios 

5𝑁

𝑚𝑙
*(0,063+0,044)/2* 

0,038*2.400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3
 

24,40 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Cielo raso  20 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Mortero de 

nivelación 
0,050 m * 1m * 1m *1.850 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 92,50 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Impermeabilización 

(manto asfáltico e=5mm) 
 6 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Carga permanente  299,15 
𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Fuente. Elaboración propia. 

 

Tabla 25. 

Carga variable de techo. 

Carga variable para edificaciones educativas con azotea no 

visitable 

100 
𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Fuente. Elaboración propia. 

Combinaciones de carga para el diseño 

El predimensionado de los elementos estructurales se realiza considerando el 

efecto más desfavorable sobre la edificación ante la mayoración de las cargas de 

servicio, según las combinaciones de cargas establecidas en la RNE E.090 “Estructuras 

metálicas” capítulo 1, sección 1.4.1. La combinación más desfavorable es la ecuación 

que se muestran a continuación. 

1,2 ∗ 𝐷 + 1,6 ∗ 𝐿 + 0,5 ∗ 𝐿𝑟 (70) 
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Estas son las cargas que se usan para el predimensionado de los elementos tanto 

para el nivel de entrepiso como para el nivel de techo estructurales y se muestran en la 

tabla 26. 

Tabla 26.  

Cargas de diseño. 

Losas Carga 

Permanente (CP) 

kgf/m2 

Carga 

Variable (CV) 

kgf/m2 

Carga de 

diseño (WT) kgf/m2 

Entrepiso 508,37 400 1.250,04 

Techo 299,15 100 518,98 

Fuente. Elaboración propia. 

Diseño de losas. 

La losa de entrepiso se diagrama en el sentido de la luz más corta (3,98 m), 

considerándose un sofito metálico de calibre 22 (0,70 mm) con un espesor de 10 cm 

para los entrepisos. De acuerdo con lo indicado en la tabla 02 de sobrecargas admisibles 

para sofito metálico, la mejor opción para el diseño de la losa de entrepiso con las 

características descritas anteriormente es considerar una separación máxima libre entre 

apoyos de 1,63 m para una sobrecarga máxima de 1.734,40 kgf/m2 como se muestra en 

la figura 37. 

 

 
Figura 37. Diagramación de losa de entrepiso. Fuente. Elaboración propia. 
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Losa de techo. De acuerdo con el diseño de planta especificado en los planos 

arquitectónicos, se mantiene para la losa de techo la misma diagramación que para la 

losa de entrepiso como se indica en la figura 38. 

 
Figura 38. Diagramación de losa de techo. Fuente. Elaboración propia 

Diseño de correas 

Las correas de entrepiso se diseñan bajo las especificaciones para el diseño en 

rango elástico a partir de la carga de diseño mostrada en la tabla 26, estas vigas son 

simplemente apoyadas y se unen a las vigas principales mediante conexiones a corte. 

Por lo tanto, la carga a soportar por metro lineal se obtiene multiplicando la 

combinación de carga de diseño por el ancho del área tributaria entre correas como se 

indica en la siguiente ecuación. 

 𝑊𝑢 = 𝑊𝑇 ∗ 𝐿 (71) 

 𝑊𝑢 = (1.250,04
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚) = 2.037,57 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Ecuación 64. Carga a soportar por metro lineal 
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Análisis estructural isostático de la correa de entrepiso. 

 

Figura 39. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la correa de entrepiso. Fuente. Elaboración propia. 

 

Módulo de sección elástico 

Este se determina con la ecuación (02). A continuación, una vez obtenido se 

busca en el catálogo comercial de perfiles estructurales un perfil que satisfaga esta 

propiedad, para ello se hace uso de la tabla 03 la cual indica las propiedades y 

características de los perfiles estructurales de la serie IPE. 

𝑆𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
1.082,62 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 48,12 𝑐𝑚3 

Por lo tanto, como resultado se escoge un perfil IPE 120 con un módulo de 

sección Sx = 53,00 cm3, un peso de 10,40 kgf/m, una inercia Ix = 318,00 cm4 y se 

procede a realizar el chequeo de los estados límites de resistencia para verificar que el 

perfil sea resistente ante las solicitaciones.  

Control de deflexiones. 

De acuerdo con la norma AISC 360-16 la deflexión vertical de las vigas que 

soportan losas susceptibles a agrietarse está limitada por el valor de la relación L/360 

el cual corresponde a la flecha máxima producida por la carga variable que actúa sobre 

la estructura. La flecha máxima se obtiene mediante la ecuación (04) de la siguiente 
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forma: 

∆=
5 ∗ 𝑞 ∗ 𝐿4

384 𝐸 ∗ 𝐼
=
5 ∗ 652

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗

1 𝑚
100 𝑐𝑚 ∗ (199 𝑐𝑚)

4

384 ∗ 2,1 ∗ 106
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 318𝑐𝑚

4
= 0,19 𝑐𝑚  

Donde:  𝑞 = 𝐶𝑉 = 400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚 = 652 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Comparando con la relación L/360: 

           ∆ ≤
𝐿

360
     →      ∆ ≤

199𝑐𝑚 

360 
     →      0,19 𝑐𝑚 < 0,55 𝑐𝑚                    𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Control de vibraciones 

Para minimizar los efectos de vibraciones en la estructura producto de la carga 

variable sobre las vigas, la norma AISC 360-16 recomienda no superar la relación l/d 

para un acero con esfuerzo de cedencia de 2.500 kgf/cm2 dada en la tabla 7. Aplicando 

la ecuación (3) se obtiene: 

                          
𝐿

𝑑
≤ 22     →      

199 𝑐𝑚

12 𝑐𝑚
≤ 22     →      16,58 < 22                    𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

 

Pandeo local. 

Para verificar la compacidad del perfil estructural y evitar el pandeo en las 

secciones de este se aplican las ecuaciones (7) y (8), las cuales la norma peruana E.90 

“Estructuras metálicas”, Capitulo 2, sección 2.5.1 recomienda no superar. 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑎:                 λ =  
𝑏

2𝑡𝑓
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

170

√𝐹𝑦
              𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙  

                                              λ =  5,08    <    λ𝑝𝑑 =  10,86                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

   𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎:                  λ =  
ℎ

𝑡𝑤
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√𝐹𝑦
                                                    

                                              λ =  24,41    <   λ𝑝𝑑 =  107,40                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo lateral torsional. 

Para controlar este efecto en vigas de sección compacta en estado elástico se 

emplea la ecuación (11) que establece la norma peruana E.090 para verificar que la 

longitud no arriostrada del ala comprimida Lb sea menor que la longitud Lpd. 



 

 

91 

 

                                             𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑 = 
788 ∗ 𝑟𝑦

√𝑓𝑦
                                      

𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑      →      199𝑐𝑚 > 22,85 𝑐𝑚      ∴       𝐿𝑏 > 𝐿𝑝𝑑                       𝑁𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

 

Como puede observarse la verificación de pandeo torsional no se cumple ya que 

Lb resulta mayor que Lpd indicando que la correa necesita de soportes laterales para 

evitar el pandeo. sin embargo, esto no genera ningún inconveniente ya que la correa 

está conectada al sofito metálico mediante conectores de corte cada 19 cm a lo largo 

de toda su longitud, lo cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma. Para 

determinar la capacidad de resistencia a flexión del perfil y la capacidad de resistencia 

a corte se debe realizar el análisis estructural de la correa incluyendo en la combinación 

de carga el peso propio del perfil. Entonces la carga de diseño es: 

 𝑊𝑢 = 2.037,57
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ (1,2 ∗ 10,40 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 2.050,89 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Realizando el nuevo análisis estructural de la correa se obtienen los siguientes 

diagramas de fuerza cortante y momento flexionante mostrados en la figura 40.  

 

Figura 40. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la correa de entrepiso con peso propio. Fuente. Elaboración propia. 

Capacidad resistente a flexión.  

La capacidad resistente a flexión de las correas está se calcula despejando Mu de 
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la ecuación (02) que establece la norma peruana E.090 en el capítulo 6, sección 6.1.1.1 

en la que se utiliza el módulo de sección elástico:   

           𝑀𝑢 ≤  𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑆𝑥 

𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑆𝑥 = 0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 53 𝑐𝑚2 = 119.250 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 

𝑀𝑢 ≤  𝑀𝑡         →        1.015,22  𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 < 1.192,50 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente a corte.  

La capacidad resistente a corte de las correas está dada por la ecuación (17) que 

establece la norma peruana E.090 en el capítulo 6, sección 6.2.2.1, si se cumple la 

siguiente relación:  

 

 
1.098

√𝐹𝑦𝑤
≤
ℎ

𝑡𝑤
≤
1.373

√𝐹𝑦𝑤
      →       

1.098

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

≤
10,74

0,44
≤

1.373

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

      →  

     21,96 < 24,41 < 27,46           𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = ∅ ∗ 0,6 ∗ 𝐹𝑦𝑤 ∗ 𝐴𝑤 ∗

(

 
 

1.098

√𝐹𝑦𝑤
ℎ
𝑡𝑤

)

 
 

 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = 0,90 ∗ 0,6 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ (10,74 𝑐𝑚 ∗ 0,44 𝑐𝑚) ∗ (

21,96

24,41
) 

𝑉𝑡 =  5.739,25 𝑘𝑔𝑓 

              𝑉𝑢 ≤  𝑉𝑡         →         2.040,64 𝑘𝑔𝑓 < 5.739,25 𝑘𝑔𝑓                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

El perfil estructural IPE 120 cumple con todos los chequeos para los estados 

límites de agotamiento resistente.  

Diseño de las vigas principales 

Las vigas de carga o vigas principales se predimensionaron bajo las 

especificaciones del diseño en rango inelástico, a partir de las reacciones de las correas 

producidas por la carga permanente y la carga variable transmitida por la losa de 

entrepiso, considerando una variación de los estados de carga a lo largo de toda la 

longitud de la viga para obtener el mismo que produce el mayor momento flexionante 
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y determinar el módulo de sección plástico que define el tipo de perfil estructural a 

emplear.  

Reacciones de las correas por carga permanente y carga variable. 

𝑅𝐶𝑃 = 1,2 ∗ [(𝐶𝑃 ∗ 𝑆) + (𝑃𝑃)] ∗
𝐿

2
 

Ecuación 65. reacción de la correa por carga permanente 

(72) 

𝑅𝐶𝑉 = 1,6 ∗ (𝐶𝑉 ∗ 𝑆) ∗
𝐿

2
 (73) 

Ecuación 66. reacción  

Donde Rcp y Rcv es la reacción por carga permanente y carga variable 

respectivamente, CP y CV es la carga permanente y la carga variable transmitida por 

la losa de entrepiso, S es el ancho tributario y L la longitud de la correa. 

Reacción por carga permanente 

𝑅𝐶𝑃 = 1,2 ∗ [(508,37 ∗ 1,63𝑚) + (10,40
𝑘𝑔𝑓

𝑚
)] ∗

1,99 𝑚

2
= 1.002,65 𝑘𝑔𝑓  

Reacción por carga variable 

𝑅𝐶𝑉 = 1,6 ∗ (400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚) ∗

1,99 𝑚

2
= 1.037,98 𝑘𝑔𝑓 

Debido a que todas las correas son de igual longitud las reacciones que se generan 

tienen el mismo valor, por consiguiente, la carga uniformemente distribuida sobre las 

vigas se obtiene de la siguiente forma: 

Carga permanente: 

𝑊𝐶𝑃 =
∑𝑅𝐶𝑃
𝑆

 
(74) 

𝑊𝐶𝑃 =
2 ∗ 1.002,65  𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
= 1.230,25 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Ecuación 67. Carga permanente uniforme 

Carga variable: 

𝑊𝐶𝑉 =
∑𝑅𝐶𝑉
𝑆

 
(75) 

𝑊𝐶𝑉 =
2 ∗ 1.037,98 𝑘𝑔𝑓

1,63𝑚
= 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
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Combinación de carga:  

𝑊𝑢 = 𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑉  (76) 

𝑊𝑢 = 1.230,25
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 2.503,86 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Ecuación 68. Combinación de carga 

Estados de carga sobre la viga principal 

Se analiza tres estados de carga posibles en la viga principal mediante los 

diagramas de momento flector y fuerza cortante, eligiendo el más desfavorable para 

diseñar con las mayores solicitaciones posibles. Estado 1: se distribuye la carga de 

diseño obtenida por la combinación de carga permanente y carga variable más 

desfavorable de manera uniforme en el tramo implemente apoyado y solo la carga 

permanente en el volado. Estado 2: se distribuye la carga de diseño obtenida en el 

volado y solo la carga permanente en el tramo simplemente apoyado. Estado 3: se 

distribuye la carga de diseño obtenida por la combinación de carga permanente y carga 

variable más desfavorable de manera uniforme sobre toda la longitud de la viga. 

A continuación, se muestra en la tabla 27 los resultados pertenecientes al análisis 

estructural de los tres estados de carga en estudio, respecto a las reacciones, el mayor 

valor de fuerza cortante y de momento flexionante para definir cuál es el estado de 

carga con la mayor solicitación a flexión y considerarlo como el estado de carga más 

desfavorable para predimensionar la viga principal de entrepiso. 

Tabla 27. 

Resultados del análisis estructural de los estados de carga de la viga principal. 

Viga principal de entrepiso 

Solicitación 
Estados de carga 

Estado 1 Estado 2 Estado 3 

Reacciones (kgf) 
RA=9.814,31 

RB=13.384,81 

RA=4.221,73 

RB=11.488,57 

RA=9.411,69 

RB=16.678,53 

fuerza cortante (kgf) 10.592,15 5.804,81 10.994,77 

Momento flexionante 

(kgf.m) 
19.225,53 7.240,11 17,681,35 

Fuente. Elaboración propia. 
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Como se puede observar el estado con mayor solicitación a flexión es el estado 

uno (01) de carga, con un momento flexionante Mu = 19.225,53 kgf.m, con el cual se 

realiza el predimensionado de la viga de carga de entrepiso. 

  

Módulo de sección plástico 

Aplicando la ecuación (05) se calcula el módulo de sección plástico para definir 

el tipo de sección a usar como elemento estructural. 

𝑍𝑥 =  
𝑀𝑝
∅ ∗  𝐹𝑦

=
19.225,53 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 854,47 𝑐𝑚3 

Con el módulo de sección plástico obtenido, se escoge un perfil IPE 360 el cual 

satisface el módulo de sección requerido según la tabla 03, la cual indica las 

propiedades y características de los perfiles estructurales de la serie IPE. A partir de 

este perfil se realiza el nuevo análisis estructural de la viga incluyendo en la 

combinación de carga el peso propio del perfil con su respectivo factor de mayoración, 

los resultados se muestran en la figura 40 y posteriormente se realizan los chequeos de 

los estados límites de agotamiento resistente. 

Combinación de carga:  

𝑊𝐶𝑃 = (𝑊𝐶𝑃 + 1,2𝑃𝑃) = (1.230,25 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1.2 ∗ 57,10

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 1.321,57

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

𝑊𝑢 = (𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑉) = (1.321,57 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 2.595,17 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Análisis estructural 

 

Figura 41. Estado 1 de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga principal con peso propio. Fuente. Elaboración propia. 
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Módulo de sección plástico 

𝑍𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
19.870,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 883,13 𝑐𝑚3 

Se observa que el perfil cumple con la condición de plasticidad indicando que es 

un perfil adecuado para el predimensionado de la viga principal de entrepiso, por lo 

tanto, se verifican los diferentes estados límites de agotamiento resistente en el rango 

inelástico. 

 

Control de deflexiones. 

Se calculó por medio de la ecuación 4, obteniendo lo siguiente: 

∆=
5 ∗ 𝑞 ∗ 𝐿4

384 𝐸 ∗ 𝐼
=
5 ∗ 796

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗

1 𝑚
100 𝑐𝑚 ∗ (815 𝑐𝑚)

4

384 ∗ 2,1 ∗ 106
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 16.300 𝑐𝑚

4
= 1,34 𝑐𝑚  

Donde  𝑉𝐶𝑉 es la fuerza cortante que generan las correas sobre la viga producto 

de la carga. 

𝑉𝐶𝑉 =
𝑊 ∗ 𝐿

2
=
(400

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ 1,63 𝑚) ∗ 1,99𝑚

2
= 648,74 𝑘𝑔𝑓 

𝑞 =
𝑉𝐶𝑉
𝑆
∗ 2 𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑎𝑠 =

648,74 𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
∗ 2 = 796 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Comparando con la relación L/360: 

        ∆ ≤
𝐿

360
     →      ∆ ≤

815 𝑐𝑚 

360
     →      1,34 𝑐𝑚 < 2,26 𝑐𝑚                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Control de vibraciones 

            
𝐿

𝑑
 ≤ 22     →      

𝐿

𝑑
 ≤
815 𝑐𝑚 

36 𝑐𝑚
     →      22,63 > 22                                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Debido a que no se cumple la relación L/d, se rectifica el valor obtenido 

multiplicándolo por el siguiente factor de escalonamiento 𝑆𝑥 𝑟𝑒𝑎𝑙 𝑆𝑥 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜⁄  cómo se 

indica en la ecuación (03). 

𝐿

𝑑
≤ 22 ∗

𝑆𝑥 𝑟𝑒𝑎𝑙
𝑆𝑥 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜
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𝐿

𝑑
≤ 22 ∗

904 𝑐𝑚3

883,13 𝑐𝑚3
    →    22,52 < 27,25                                       𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo local. 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑎:                 λ =  
𝑏

2𝑡𝑓
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

170

√𝐹𝑦
              𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙  

λ =  
17 𝑐𝑚

2(1,27 𝑐𝑚)
  ≤   λ𝑝𝑑 = 

170

√245,17 𝑀𝑝𝑎
  

                                              λ =  6,69    <    λ𝑝𝑑 =  11,01                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

   𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎:                  λ =  
ℎ

𝑡𝑤
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√𝐹𝑦
                                                    

λ =  
33,46 𝑐𝑚

0,8 𝑐𝑚
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√245,17 𝑀𝑝𝑎
 

                                              λ =  41,83    <   λ𝑝𝑑 =  108,98                               𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

 

Pandeo lateral torsional 

Se verifica que la longitud no arriostrada del ala comprimida Lb sea menor que 

la longitud Lpd.  

                                  𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑 = [25.000 + 15200(
𝑀1

𝑀2
)] ∗ [

𝑟𝑦
𝐹𝑦
]                                     

 𝐿𝑏 ≤ 𝐿𝑝𝑑 = [25.000 ∗ 10.2
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
+ 15.200(0)] ∗ [

3,79 𝑐𝑚

2500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

] 

𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑      →      815 𝑐𝑚 > 386.6 𝑐𝑚      ∴       𝐿𝑏 > 𝐿𝑝𝑑                        𝑁𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

La verificación del pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta mayor que 

Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el pandeo. Sin 

embargo, esto no genera ningún inconveniente ya que la viga está arriostrada cada 1,63 

metros lateralmente mediante las conexiones con las correas que convergen en ella, lo 

cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma.  
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Capacidad resistente a flexión. 

                                                      𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥                                                     

              𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥 = 0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 904 𝑐𝑚3 = 2.034.000 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 

𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡            →         19.870,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚  ≤   2.034.000 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 ∗
1𝑚

100 𝑐𝑚
 

    𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡     →        19.870,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 < 20.340 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚            𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒.  

Capacidad resistente a corte. 

De acuerdo con lo indicado en la norma E.090 Cap. 6 Sección 6.2.2.1 la 

capacidad resistente a corte se expresa como lo indica la ecuación (17) solo si se cumple 

la siguiente condición: 

1.098

√𝐹𝑦𝑤
≤
ℎ

𝑡𝑤
≤ 260 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = ∅ ∗ 𝐴𝑤 ∗

(

 
910000

(
ℎ
𝑡𝑤
)
2

)

  

1.373

√𝐹𝑦𝑤
≤
ℎ

𝑡𝑤
≤ 260     →      

1.098

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

≤
33,46𝑐𝑚

0,8 𝑐𝑚
≤ 260 

                                                     27,46 < 41,83 < 260                                          𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = 0,90 ∗ (33,46 𝑐𝑚 ∗ 0,8 𝑐𝑚) ∗ (
910000

41,832
) = 12.529,22 𝑘𝑔𝑓 

          𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡          →         10.993,10 𝑘𝑔𝑓 < 12.529,22 𝑘𝑔𝑓                            𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Por consiguiente, el perfil estructural IPE 360 cumple con todos los chequeos 

para los estados límites de agotamiento resistente. 

Diseño de viga auxiliar de entrepiso 

Son miembros que refuerzan a la viga principal ayudando a disminuir la carga 

cuando tiene una longitud muy grande y de esta manera disminuir las dimensiones del 

perfil ante las solicitaciones.  

Reacciones de las correas por carga permanente y carga variable. 

Reacción por carga permanente: 
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𝑅𝐶𝑃 = 1,2 ∗ [(508,37
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚)+ (10,40

𝑘𝑔𝑓

𝑚
)] ∗

1,99 𝑚

2
= 1.002,65 𝑘𝑔𝑓 

Reacción por carga variable: 

𝑅𝐶𝑉 = 1,6 ∗ (400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚) ∗

1,99 𝑚

2
= 1037,98 𝑘𝑔𝑓 

Debido a que todas las correas son de igual longitud, las reacciones que genera 

cada una son de igual magnitud. 

Combinación de carga sobre la viga auxiliar 

Carga permanente: 

𝑊𝐶𝑃 =
∑𝑅𝐶𝑃
𝑆

=
2 ∗ 1.002,65 𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
= 1.230,25 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Carga variable: 

𝑊𝐶𝑉 =
∑𝑅𝐶𝑉
𝑆

=
2 ∗ 1.037,98 𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
= 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Combinación de carga:  

𝑊𝑢 = 𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑉 = 1.230,25 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 2.503,86 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

A continuación, en la figura 42 se muestra el análisis estructural de la viga 

auxiliar de entrepiso. 

 

Figura 42. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga auxiliar de entrepiso. Fuente. Elaboración propia. 
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Módulo de sección plástico:  

 

𝑍𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
20.717,15 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 920,76 𝑐𝑚3 

Con el módulo de sección plástico obtenido, se busca en la tabla 02 un perfil que 

satisfaga el módulo de sección requerido, escogiéndose un perfil IPE 360. A partir de 

este perfil se realiza el nuevo análisis estructural de la viga (ver figura 43), en el que se 

incluye el peso propio del perfil con su respectivo factor de mayoración en la 

combinación de carga y posteriormente hacer los chequeos de los estados límites de 

agotamiento resistente.  

Combinación de carga:  

𝑊𝐶𝑃 = (𝑊𝐶𝑃 + 1,2𝑃𝑃) = (1.230,25 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 57,10

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 1.321,57

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

𝑊𝑢 = (𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑉) = (1.321,57 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1.273,60 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 2.595,17

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Análisis estructural: 

 

Figura43. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante 

de la viga auxiliar de entrepiso con pesos propio. Fuente. Elaboración propia. 
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Módulo de sección plástico:  

𝑍𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
21.472,65 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 954,34 𝑐𝑚3 

Cabe agregar que es posible determinar de forma analítica mediante la ecuación 

(06) el módulo de sección plástico del perfil escogido para verificar que sea mayor o 

igual que el módulo de sección requerido. 

𝑍𝑥 = 𝐴𝑓 ∗ ℎ𝑓 +
𝐴𝑤 ∗ ℎ

4
 

𝑍𝑥 = (17 ∗ 1,27) ∗ 33,46 +
(33,46 𝑚 ∗ 0,8) ∗ 33,46

4
=  1.284,37 𝑐𝑚3 

𝑍𝑥𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑜 ≤ 𝑍𝑥𝑟𝑒𝑎𝑙          →           904 𝑐𝑚
3 < 946,32 𝑐𝑚3   

Comparando el módulo de sección plástico requerido con el módulo de sección 

plástico del perfil, se observa que el perfil cumple con la condición de plasticidad 

indicando que es un perfil adecuado para el predimensionado de la viga auxiliar, por lo 

tanto, se verifican los diferentes estados límites de agotamiento resistente en el rango  

inelástico. Cabe agregar que la viga auxiliar de carga posee las mismas características 

y propiedades mecánicas con respecto a la viga principal de carga por lo cual los 

estados límites de resistencia se aplican de la misma manera obteniéndose iguales 

resultados como se indica en la tabla 28 a continuación. 
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Estados límites de resistencia de la viga auxiliar de entrepiso 

Tabla 28.  

Verificación de los estados límites de resistencia de la viga auxiliar de entrepiso. 

Viga auxiliar de entrepiso 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟔𝟎
 

1,34 < 2,26 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟐 

22,52 < 27,25 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma 

Si 

6,69 <11,01 41,83 <108,98 

Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓. 𝟎𝟎𝟎

+ 𝟏𝟓𝟐𝟎𝟎 (
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)] ∗ [

𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

815 > 386.6 No 

Capacidad resistente a flexión (kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 
19.870,32 < 20.340 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  
10.993,10 < 12.529,22 Si 

Fuente: Elaboración propia 

Se observa que la verificación de pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta 

mayor que Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el 

pandeo lateral. Sin embargo, como se ha mencionado anteriormente la viga esta 

arriostrada cada 1,63 metros lateralmente mediante las conexiones con las correas que 

convergen en ella, lo cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma. Por 

consiguiente, el perfil estructural IPE 360 cumple con todos los chequeos para los 

estados límites de agotamiento resistente. 
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Diseño de vigas secundarias. 

Generalmente son vigas que amarran los pórticos de carga, sin embargo, debido 

a la configuración estructural establecida para la edificación en estudio estas vigas no 

solo cumplen la función de amarrar los pórticos, sino que también son vigas que reciben 

parte de la carga del entrepiso a través de las vigas auxiliares convirtiéndose también 

en vigas de carga, debido a esto, se predimensionó en el rango inelástico bajo el mismo 

método de resolución utilizado para las vigas principales. Cabe agregar que el estado 

de cargas de la viga para realizar el análisis estructural se obtiene a partir de la carga 

del entrepiso amplificada por los respectivos factores de mayoración y adicionalmente 

se agrega la reacción que ejerce la viga auxiliar de carga sobre esta (ver figura 44). 

Combinación de carga 

𝑊𝑇 = (1,2𝐶𝑃 + 1,6𝐶𝑉) = (1,2 ∗ 508,37 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
+ 1,6 ∗ 400 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
) = 1.250,04 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

𝑊𝑢 = 1.250,04 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ (1,63 𝑚) = 2.037,57 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Análisis estructural: 

 

Figura 44. 

Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante de la viga 

secundaria de entrepiso. Fuente. Elaboración propia. 

 

Módulo de sección plástico:  

𝑍𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
14.556,93 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 646,97 𝑐𝑚3 

De allí, el perfil estructural que satisface el módulo de sección plástico requerido 



 

 

104 

 

se acuerdo a la tabla 03 es el perfil IPE 300, al cual se le verifican los estados límites 

de agotamiento resistente para ello se incluye el peso propio del perfil estructural a la 

combinación de carga afectado por el respectivo factor de mayoración y se realiza de 

nuevo análisis estructural el cual se muestra en la figura 45. 

Combinación de carga:  

 𝑊𝑢 = 2.037,57 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ (1,2 ∗ 42,20 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 2.102,61 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

 

 

Figura 45. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga secundaria de entrepiso con peso propio. Fuente. 

Elaboración propia. 

Obtenido el análisis estructural del elemento, se procede a verificar los diferentes 

estados límites de agotamiento resistente en el rango inelástico. 

Control de deflexiones. 

∆=
5 ∗ 𝑞 ∗ 𝐿4

384 𝐸 ∗ 𝐼
=
5 ∗ 652

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗

1 𝑚
100 𝑐𝑚 ∗ (398 𝑐𝑚)

4

384 ∗ 2,1 ∗ 106
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 8.360,00 𝑐𝑚

4
= 0,12 𝑐𝑚  

Donde: 

𝑞 = 𝐶𝑉 = 400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚 = 652 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

              ∆ ≤
𝐿

360
     →      ∆ ≤

398𝑐𝑚 

360
     →      0,10 𝑐𝑚 < 1,11 𝑐𝑚                 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 
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Control de vibraciones. 

            
𝐿

𝑑
≤ 22     →      

398 𝑐𝑚

30 𝑐𝑚
≤ 22     →      13,27 < 22                           𝑁𝑜  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo local. 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑎:                 λ =  
𝑏

2𝑡𝑓
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

170

√𝐹𝑦
              𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙  

λ =  
15 𝑐𝑚

2(1,07 𝑐𝑚)
  ≤   λ𝑝𝑑 = 

170

√245,17 𝑀𝑝𝑎
  

                                              λ =  7,01    <    λ𝑝𝑑 =  10,86                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

   𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎:                  λ =  
ℎ

𝑡𝑤
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√𝐹𝑦
                                                    

λ =  
27,86 𝑐𝑚

0,71 𝑐𝑚
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√245,17 𝑀𝑝𝑎
 

                                              λ =  39,24    <   λ𝑝𝑑 =  107,40                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo lateral torsional. 

                     𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑 = [25.000 + 15.200 ∗ (
𝑀1
𝑀2
) ] ∗ (

𝑟𝑦 
𝐹𝑦
)                 

𝐿𝑝𝑑 = [25000 ∗ 10.2
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
+ (15.200 ∗ 10.2)

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
∗ (0) ] ∗ (

3,35 𝑐𝑚

2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

) 

𝐿𝑏  ≤  𝐿𝑝𝑑      →      398 𝑐𝑚 > 341.7 𝑐𝑚      ∴       𝐿𝑏 > 𝐿𝑝𝑑                      𝑁𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

La verificación de pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta mayor que 

Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el pandeo lateral. 

Sin embargo, la viga segundaria esta arriostrada lateralmente por la viga auxiliar del 

entrepiso a una longitud de 1,99 m lo cual evita que se presente el pandeo lateral 

torsional en la misma. 

 

Capacidad resistente a flexión. 

                                                      𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥                                                     

              𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥 = 0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 557 𝑐𝑚3 = 1.253.250 𝑘𝑔 ∗ 𝑐𝑚 
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𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡        →              14.556,93 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚  ≤   1.253.250 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 ∗
1𝑚

100 𝑐𝑚
 

𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡           →         5.231,97 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 < 12.532,50 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚             𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒.  

Capacidad resistente a corte. 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = ∅ ∗ 𝐴𝑤 ∗

(

 
910000

(
ℎ
𝑡𝑤
)
2

)

  

1.373

√𝐹𝑦𝑤
≤
ℎ

𝑡𝑤
≤ 260     →      

1.098

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

≤
27,86𝑐𝑚

0,71 𝑐𝑚
≤ 260 

 

                                                    27,46 < 39,24 < 260                                          𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = 0,90 ∗ (27,86 𝑐𝑚 ∗ 0,71 𝑐𝑚) ∗ (
910000

39,242
) = 10.521,20 𝑘𝑔𝑓 

          𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡          →         9.471,85 𝑘𝑔𝑓 < 10.521,20 𝑘𝑔𝑓                           𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Por consiguiente, el perfil estructural IPE 300 cumple con todos los chequeos 

para los estados límites de agotamiento resistente. Sin embargo, para poder realizar la 

conexión de alma a alma de la viga secundaria con la viga auxiliar principal, la viga 

secundaria debe ser mayor o igual en dimensiones que la viga auxiliar principal, de 

modo que el perfil a utilizar para la viga secundaria es un perfil IPE 360. 

De modo idéntico se predimensionó los elementos estructurales de la losa de 

techo ya que se mantiene la misma diagramación y configuración estructural como en 

las losas de entrepiso. Para el cálculo del predimensionado se aplica la metodología 

LRFD y se verifican los estados límites de agotamiento resistente de la misma forma 

como se indicó para las correas y vigas de la losa de entrepiso. A continuación, se 

muestran los gráficos de los análisis estructurales y las tablas de resultados 

correspondientes a cada elemento. 

 

Diseño de correas de la losa de techo. 

Las correas de techo se diseñan bajo el mismo procedimiento empleado para las 

correas de entrepiso, a partir de la carga de diseño mostrada en la tabla 26. Estas vigas 

también son simplemente apoyadas y se unen a las vigas principales mediante 
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conexiones a corte, es importante señalar que inicialmente se asume un perfil 

estructural IPE 100 como correa de techo para el cual se realiza el análisis estructural, 

posteriormente se evalúan los estados límites de agotamiento resistente los cuales se 

indican en la tabla 29. 

Estados límites de resistencia de las correas de techo 

 

Tabla 29. 

Estados límites de resistencia de la correa de entrepiso. 

Correa de techo 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟎𝟎
 

0,09 < 0,66 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟖 

1,99 < 28 si  

Pandeo local 

𝛌 =
𝒃

𝟐𝒕𝒇
≤ 𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚(𝑴𝑷𝒂)
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚(𝑴𝑷𝒂)
 

Ala Alma 

Si 

4,82 <10,86 21,61 <107,29 

Pandeo lateral torsional 

𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = 
𝟕𝟖𝟖 ∗ 𝒓𝒚

√𝑭𝒚
 199 > 22,85 No 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝑺𝒙 
423,71 < 1192,50 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅𝒗 ∗ 𝟎, 𝟔 ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝑨𝒘 ∗ 𝑪𝒗  
851,67 < 4.904,01 Si 

Fuente. Elaboración propia. 

Como puede observarse, la verificación de pandeo torsional no se cumple ya que 

Lb resulta mayor que Lpd indicando que la correa necesita de soportes laterales para 

evitar el pandeo. sin embargo, esto no genera ningún inconveniente ya que la correa 

está conectada al sofito metálico mediante conectores de corte cada 19 cm a lo largo 
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de toda su longitud, lo cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma. 

Viga principal de la losa de techo. 

Reacciones de las correas por carga permanente y carga variable. 

Reacción por carga permanente: 

𝑅𝐶𝑃 = 1,2 ∗ [(299,15
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚) + (8,10

𝑘𝑔𝑓

𝑚
)] ∗

1,99 𝑚

2
= 592,17 𝑘𝑔𝑓 

Reacción por carga variable: 

𝑅𝐶𝑉 = 1,6 ∗ (100 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,63 𝑚) ∗

1,99 𝑚

2
= 259,50 𝑘𝑔𝑓 

Para obtener la carga de diseño se suman las reacciones tanto por carga 

permanente como por carga variable de las correas que actúan sobre la viga, 

dividiéndose esta sumatoria entre el respectivo ancho tributario, para obtener la carga 

uniformemente distribuida. 

Carga permanente: 

𝑊𝐶𝑃 =
∑𝑅𝐶𝑃
𝑆

= 𝑊𝐶𝑃 =
2 ∗ 592,17 𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
= 726,59 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Carga variable: 

𝑊𝐶𝑉 =
∑𝑅𝐶𝑉
𝑆

= 𝑊𝐶𝑉 =
2 ∗ 259,50 𝑘𝑔𝑓

1,63 𝑚
= 318,40 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Combinación de carga:  

𝑊𝑢 = 𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑉 = 726,59 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 318,40 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 1045 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Módulo de sección plástico: 

Aplicando la ecuación (05) se calcula el módulo de sección plástico para definir 

el tipo de sección a usar como elemento estructural. 

𝑍𝑥 =  
𝑀𝑝
∅ ∗  𝐹𝑦

=
7.765,46 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 345,13 𝑐𝑚3 

A partir del módulo de sección plástico obtenido, se busca un perfil estructural 

que satisfaga esta propiedad, para ello se hace uso de la tabla 03 la cual indica las 

propiedades y características de los perfiles estructurales de la serie IPE, a partir de allí 
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se escoge un perfil IPE 300 y se realizan los chequeos de estados limites en la tabla 30. 

Estados límites de resistencia de la viga principal de techo 

Tabla 30. 

Resultados de los estados límites de resistencia de la viga principal de la losa de 

techo. 

Viga principal de la losa de techo. 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟎𝟎
 

0,55 < 2,72 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟖 

27,17 < 28 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma 

Si 

7,01 <11,01 39,24 <108,98 

Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓𝟓𝟎𝟎𝟎 + 𝟏𝟓𝟓𝟎𝟒𝟎

∗ (
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)] ∗ [

𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

815 > 341.7 No 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 
8.224,67 < 12.532,50 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  
4.773,63 < 10.521,50 Si 

Fuente. Elaboración propia. 

La verificación del pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta mayor que 

Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el pandeo. Sin 

embargo, esto no genera ningún inconveniente ya que la viga está arriostrada cada 1,63 

metros lateralmente mediante las conexiones con las correas que convergen en ella, lo 

cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma.  
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Viga auxiliar de la losa de techo 

De la misma forma como en la losa de entrepiso, se aplica el criterio de la viga 

auxiliar de carga para ayudar a la viga principal a disminuir la carga y por ende las 

dimensiones del perfil ante las grandes solicitaciones debido a su longitud. Cabe 

agregar que la viga auxiliar de carga posee las mismas características y propiedades 

mecánicas con respecto a la viga principal además de corresponder la misma carga 

distribuida del nivel techo (tabla 26), por lo cual los estados límites de resistencia se 

aplican de la misma manera obteniéndose los resultados que se indican en la tabla 31. 

 

Módulo de sección plástico: 

𝑍𝑥 =  
𝑀𝑝
∅ ∗  𝐹𝑦

=
8.846,42 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 384,29 𝑐𝑚3 

Con el módulo de sección plástico obtenido, se escoge un perfil IPE 300 el cual 

satisface el módulo de sección requerido según la tabla 03 

Estados límites de resistencia de la viga auxiliar de la losa de techo 

 

Tabla 31. 

Resultados de los estados límites de resistencia de la viga auxiliar de la losa de 

techo. 

Viga principal de la losa de techo. 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟎𝟎
 

0,55 < 2,72 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟖 

27,17 < 28 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma 

Si 

7,01 <11,01 39,24 <108,98 
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Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓. 𝟎𝟎𝟎

+ 𝟏𝟓𝟐𝟎𝟎 (
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)] ∗ [

𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

815 > 341.7 No 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 
9.184,48 < 12.532,50 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  
4.523,37 < 10.521,50 Si 

Fuente. Elaboración propia. 

Se observa que la verificación de pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta 

mayor que Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el 

pandeo lateral. Sin embargo, como se ha mencionado anteriormente la viga esta 

arriostrada cada 1,63 metros lateralmente mediante las conexiones con las correas que 

convergen en ella, lo cual evita que se presente el pandeo lateral en la misma 

Viga secundaria de la losa de techo. 

 De modo idéntico como en la losa de entrepiso se predimensiona la viga de 

amarre para los pórticos de carga en el nivel techo que a su vez funciona como una viga 

de carga ya que recibe parte de la carga del entrepiso a través de las vigas auxiliares. 

En tal sentido, se predimensiona bajo el mismo análisis utilizado que para el nivel de 

entrepiso como se demostró anteriormente, los resultados se muestran en la tabla 35. 

 

 

Combinación de carga: 

𝑊𝑇 = (1,2𝐶𝑃 + 1,6𝐶𝑉) = (1,2 ∗ 299,15 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
+ 1,6 ∗ 100 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
) = 518,98 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

𝑊𝑢 = 518,98 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ (1,63 𝑚) = 845,94 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Módulo de sección plástico:  
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𝑍𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
6.175,76 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 274,48 𝑐𝑚3 

El perfil estructural que satisface el módulo de sección plástico antes 

determinado de acuerdo con la tabla 03 es el perfil IPE 240, al cual se le verifican los 

estados límites de agotamiento resistente para ello se incluye el peso propio del perfil 

estructural a la combinación de carga afectado por el respectivo factor de mayoración 

y se realiza de nuevo análisis estructural. 

Combinación de carga:  

 𝑊𝑢 = 845,94 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ (1,2 ∗ 30,70 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
) = 889,38 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

 Mu=6261.77kgf*m 

Estados límites de resistencia de la viga secundaria de la losa de techo 

Tabla 32.  

Resultados de los estados límites de resistencia de la viga principal de la losa de 

techo. 

Viga secundaria de la losa de techo. 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟎𝟎
 

0,06 < 1,33 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟖 

16,58 < 28 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma Si 

6,12 <11,01 35,55 <108,98 

Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓. 𝟎𝟎𝟎

+ 𝟏𝟓𝟐𝟎𝟎 (
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)] ∗ [

𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

815 > 274,38 No 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 

6.261,77 < 7.290 Si 
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Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  

 

4.031,55 < 14.284,19 Si 

Fuente. Elaboración propia. 

La verificación de pandeo torsional no se cumple ya que Lb resulta mayor que 

Lpd indicando que la viga necesita de soportes laterales para evitar el pandeo lateral. 

Sin embargo, la viga segundaria esta arriostrada lateralmente por la viga auxiliar del 

entrepiso a una longitud de 1,99 m lo cual evita que se presente el pandeo lateral 

torsional en la misma. Por consiguiente, el perfil estructural IPE 240 verifica todos los 

chequeos para los estados límites de agotamiento resistente. Sin embargo, para poder 

realizar la conexión a corte de alma a alma de la viga secundaria con la viga auxiliar 

principal, se aumenta la dimensión del perfil a IPE 300. 

Análisis estructural viga secundaria nivel de entrepiso 

Previamente, para poder identificar cual es el pórtico con mayor solicitación es 

necesario determinar las reacciones a compresión de las vigas secundarias del nivel de 

entrepiso y del nivel techo que influyen en los pórticos de carga para ello se emplea el 

método de Hardy Cross para la resolución de vigas hiperestáticas como se describe y 

se muestra a continuación en las tablas 33 y 34, además en la figura 46. 

Método de Hardy Cross. 

Cálculo de las rigideces angulares: 

𝐾 =
𝐼

𝐿
 

(77) 

Ecuación 69. Rigidez angular método Hardy Cross 

𝐾𝐸−𝐹 = 𝐾𝑀−𝐿 =
3

4
∗
1

3,98
= 0,188 

𝐾𝐹−𝐺 = 𝐾𝐺−𝐻 = 𝐾𝐻−𝐼 = 𝐾𝐼−𝐽 = 𝐾𝐽−𝐾 = 𝐾𝐾−𝐿 = 𝐾𝐿−𝑀 =
1

3,98
= 0,251 

Cálculo de los factores de distribución: 
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𝐹𝐷 =
𝐾

∑𝐾
 (78) 

Ecuación 70. Factor de distribución método Hardy Cross 

𝐹𝐷𝐸−𝐹 = 𝐹𝐷𝑀−𝐿 = 1 

𝐾𝐺−𝐻 = 𝐾𝐻−𝐼 = 𝐾𝐼−𝐽 = 𝐾𝐽−𝐾 = 𝐾𝐾−𝐿 =
0,597

0,597 + 0,597
= 0,50 

𝐹𝐷𝐹−𝐺 = 𝐹𝐷𝐿−𝐾 =
𝐾𝐺−𝐹

𝐾𝐹−𝐺 +𝐾𝐹−𝐸
=

0,251

0,188 + 0,251
= 0,597 

𝐹𝐷𝐹−𝐸 = 𝐹𝐷𝐿−𝑀 =
𝐾𝐹−𝐸

𝐾𝐸−𝐹 + 𝐾𝐹−𝐺
=

0,188

0,188 + 0,251
= 0,428 

Cálculo de los momentos de empotramiento perfecto para los tramos AB y BC: 

Tramo E-F: 

𝑀𝐹−𝐸 = −(
𝑃 ∗ 𝑎 ∗ 𝑏 ∗ (𝐿 + 𝑎)

2 ∗ 𝐿2
) +

𝑤 ∗ 𝐿2

8
 

𝑀𝐹−𝐸 = −(
10.575,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1,99 𝑚 ∗ 1,99 𝑚 ∗ (3,98 𝑚 + 1,99 𝑚)

2 ∗ (3,98𝑚)2
)

+
2.128,89 

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ (3,98 𝑚)2

8
= −12.107,14 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Tramo F-G: 

𝑀𝐹−𝐺 = −(
𝑃 ∗ 𝑎 ∗ 𝑏2

𝐿2
+
𝑃 ∗ 𝑏 ∗ 𝑎2

𝐿2
) +

𝑤 ∗ 𝐿2

12
 

𝑀𝐹−𝐺 = −(
10.575,32𝑘𝑔𝑓 ∗ 1,99 𝑚 ∗ (1,99 𝑚)2

(3,98𝑚)2

+
10.575,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1,99 𝑚 ∗ (1,99 𝑚)2

(3,98 𝑚)2
)

+
2.128,89

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ (3,98 𝑐𝑚)2

12
= −8071,43 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Tabla 33.  

Resolución del método de Hardy Cross. 
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Fuente. Elaboración propia. 

 

Cálculo de las fuerzas cortantes 

Como muestra de cálculo para la fuerza cortante y la reacción se toma el punto F 

como se indica a continuación, acotando que para los demás tramos de la viga se aplica 

el mismo procedimiento. 

Fuerza cortante = fuerza cortante isostática + fuerza cortante hiperestática 

Tramo E-F: 

Fuerza cortante isostática en F. 

𝑉 =
𝑊 ∗ 𝐿

2
+
𝑃 ∗

𝐿
2

𝐿
=
2.128,89

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ 3,98 𝑚

2
+
10.575,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1,99 𝑚

3,98 𝑚

= 9.524,15 𝑘𝑔𝑓 

Fuerza cortante hiperestática 1. 

𝑉 =
∑𝑀

𝐿
=
9.691,29 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 + 0 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚

3,98 𝑚
= 2.435,0 𝑘𝑔𝑓 

Fuerza cortante en 1. 

9.524,15 𝑘𝑔𝑓 + 2435,00 𝑘𝑔𝑓 = 11.959,15 𝑘𝑔𝑓 
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Tramo F-G:  

Fuerza cortante isostática en 1. 

𝑉 =
𝑊 ∗ 𝐿

2
+
𝑃 ∗

𝐿
2

𝐿
=
2.128,89

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ 3,98𝑚

2
+
10.575,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1,99 𝑚

3,98 𝑚

= 9.524,15 𝑘𝑔𝑓 

Fuerza cortante hiperestática en 1. 

𝑉 =
∑𝑀

𝐿
=
9.691,29 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 − 7.745,87 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚

3,98𝑚
= 488,80 𝑘𝑔𝑓 

Fuerza cortante en 1. 

9.524,15𝑘𝑔𝑓 − 488,80 𝑘𝑔𝑓 = 10.012,95 𝑘𝑔𝑓 

Reacción en 1:   

11.959,15 𝑘𝑔𝑓 + 10.012,95 𝑘𝑔𝑓 = 21.972,08 𝑘𝑔𝑓 

 

 

Figura 46. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga secundaria de entrepiso. Fuente. Elaboración propia. 
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Tabla 34.  

Resultados del análisis estructural de la viga secundaria de entrepiso con el 

método de Hardy Cross 

Viga secundaria de entrepiso 

Punto 
Reacción 

(kgf) 

Fuerza 

cortante (kgf) 

Momento 

flexionante (kgf.m) 

E 7.089,17 7.089,17 0 

F 21.972,08 11.959,14 9.691,24 

G 18.460,67 9.425,30 7.745,87 

H 19.170,77 9.623,00 8.139,28 

I 19.001,05 9.500,53 8.045,25 

J 19.170,77 9.623,00 8.139,28 

K 18.460,67 9.425,30 7.745,87 

L 21.972,08 11.959,14 9.691,24 

M 7.089,17 1.089,17 0 

Fuente. Elaboración propia. 

Análisis estructural viga secundaria nivel techo: 

 

Figura 47. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga secundaria de techo. Fuente. Elaboración propia. 
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Tabla 35.  

Resultados del análisis estructural de la viga secundaria de techo con 

el método de Hardy Cross. 

Viga secundaria de entrepiso 

Punto Reacción 

(kgf) 

Fuerza 

cortante (kgf) 

Momento 

flexionante (kgf.m) 

E 3.032,87 3.032,87 0 

F 9.399,84 5.116,21 4.145,85 

G 7.897,68 4.032,25 3.313,63 

H 8.201,46 4.116,82 3.481,93 

I 8.128,86 4.064,43 3.441,70 

J 8.201,46 4.116,82 3.481,93 

K 7.897.68 4.032,25 3.313,63 

L 9.399,84 5.116,21 4.145,85 

M 3.032,87 3.032,87 0 
Fuente. Elaboración propia. 

Como puede observarse la condición más desfavorable se presenta en el punto F 

de la viga de amarre tanto para la losa de entrepiso como la losa de techo definiéndose 

entonces el pórtico de carga con mayor solicitación “el pórtico F” para los posteriores 

análisis.  

Predimensionado de columnas. 

En el predimensionado de las columnas por fuerzas gravitacionales se consideran 

solo los esfuerzos de compresión axial que aportan tanto las vigas principales como las 

vigas secundarias de cada nivel de la edificación, siendo los pórticos de carga con 

mayor solicitación los pórticos del eje F y L del edificio mostrado en la figura 46 ya 

que las vigas principales y las vigas secundarias aportan la mayor solicitación a 

comprensión en estos ejes. A continuación, en la tabla 36 se muestran las reacciones 

de compresión axial en el pórtico de carga F. 

Tabla 36. 

Reacciones de compresión axial por nivel en el pórtico de carga F. 

Reacciones de compresión axial en pórtico del eje F 

Eje 02 Eje 06 

Elemento Nivel Reacción Elemento Nivel Reacción 

Viga principal 3 4.273,12 Viga principal 3 6.570,63 



 

 

119 

 

Viga secundaria 3 9.399,84 Viga secundaria 3 9.399,84 

Viga principal 2 10.157,53 Viga principal 2 13.993,07 

Viga secundaria 2 21.972,08 Viga secundaria 2 21.972,08 

Viga principal 1 10.157,53 Viga principal 1 13.993,07 

Viga secundaria 1 21.972,08 Viga secundaria 1 21.972,08 

Fuente. Elaboración propia. 

En un inicio para el predimensionado de la columna se aplica el método de área 

tributaria, el cual proporciona el área mínima requerida para resistir la mayor fuerza a 

compresión debido a las cargas gravitacionales. Este procedimiento se aplica en la 

columna C2 del eje 06 del pórtico F por ser el elemento con mayor solicitación a 

compresión y se describe a continuación mediante el esquema de la figura 48 y el 

empleo de las ecuaciones (79) y (80) finalmente los resultados se muestran en la tabla 

37.  

Método del Área tributaria. 

 

Figura 48. Esquema del área tributaria de la columna C2 del pórtico F de carga 

con mayor solicitación. Fuente. Elaboración propia. 
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Tabla 37. 

Método del área tributaria. 

Nivel 
Lx 

(m) 

Ly 

(m) 

At (área 

tributaria) 

(m) 

CP 

(kgf/m2) 

CV 

(kgf/m2) 
Pu (kgf) 

Techo 

N+10,50 m 
3,98 5,21 20,74 299,15 100 11.010,23 

Nivel 2 

N+7,00 m 
3,98 5,21 20,74 508,37 400 25.056,66 

Nivel 1 

N+3,50 m 
3,98 5,21 20,74 508,37 400 25.056,66 

∑=  61.123,55 

Fuente. Elaboración propia. 

 

𝑃𝑢 = 1,33 ∗ (𝐶𝑃 + 𝐶𝑉) ∗ 𝐴𝑡 

Ecuación 71. Peso último 

 

(79) 

𝐴 =
𝑃𝑢

0,85 ∗ 𝐹𝑦
 

Ecuación 72. área tributaria 

(80) 

 

 

𝑃𝑢 = 1,33 ∗ (508,37
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
+ 400

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
) ∗ 20,74 𝑚2 = 25.056,66 𝑘𝑔𝑓 

𝐴 =
𝑃𝑢

0,85 ∗  𝐹𝑦
=
61.123,55 𝑘𝑔𝑓

0,85 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 28,76 𝑐𝑚2 

De acuerdo con los cálculos anteriores, se hace uso de los catálogos comerciales 

a fin de seleccionar un perfil estructural que satisfaga el área requerida, escogiéndose 

en este caso un perfil HEB 140. Sin embargo, tomando en consideración el concepto 

de columna fuerte–viga débil se descarta el perfil seleccionado como columna ya que 

no cumple con este concepto. 

Por lo tanto, tomando como base la hipótesis que establece la norma ANSI/AISC 

341-16 “Disposiciones sísmicas para edificios de acero estructural” con respecto a que  

las columnas son miembros protegidos por capacidad con la posibilidad de desarrollo 

simultaneo de inelasticidad para la formación de rotulas plásticas, se escoge un perfil 

estructural con un área por lo menos un 30% mayor que el área de la viga, en este caso 
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se considera un perfil  HEB 320 el cual cumple con la exigencia anterior y posee las 

siguientes características: 

Peso propio (pp): 127 kgf/m 

Área: 161 cm2 

Módulo de sección plástico Sx: 1.930 cm3 

Módulo de sección plástico Sy: 616 cm3 

Inercia en el eje x (Ix): 30.800 cm4 

Inercia en el eje y (Iy): 9. 230 cm4  

Radio de giro en y (ry): 7,57 cm 

 

Con el objeto de verificar la capacidad resistente a compresión por pandeo 

flexional de las columnas se aplica el método de la carga crítica de Euler, tomando 

como muestra de cálculo la columna número 2 (C2) del pórtico F ya que es la columna 

de mayor solicitación y se muestra a continuación en la figura 49. De igual forma se 

sigue el mismo procedimiento para las demás columnas. 

 

Figura 49. Pórtico de carga F con mayores fuerzas a compresión axial de 

la edificación. Fuente. Elaboración propia. 

 

Coeficiente de Rigidez Relativa (G). 
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Inicialmente, como muestra de cálculo se determinan los coeficientes de rigidez 

relativa en cada uno de los extremos de la columna C2 del pórtico F con las siguientes 

consideraciones, el nodo 2 representa el extremo inferior de la columna y por estar 

empotrado el valor de G es igual a 1, por el contrario, el nodo 4 constituye el extremo 

superior en el que convergen la columna C4 del nivel 1 cuyo perfil es HEB 320, y la 

viga principal con un perfil IPE 360, por lo tanto se emplea la ecuación (20) para 

calcular el valor de G como se indica a continuación. 

𝐺3 =
∑
𝐼𝐶
𝐿𝐶

∑
𝐼𝑉
𝐿𝑉

=

𝐼𝑋𝐶1
𝐿𝐶1 +

𝐼𝑋𝐶3
𝐿𝐶3

𝐼𝑋𝑉
𝐿𝑉 +

𝐼𝑋𝑉
𝐿𝑉

=

30.800 𝑐𝑚4

350 𝑐𝑚 +
30.800 𝑐𝑚4

350 𝑐𝑚
19.610 𝑐𝑚4

815 𝑐𝑚
+
19.610 𝑐𝑚4

227 𝑐𝑚

= 1,59 

Coeficiente de longitud efectiva (K). 

Se calcula mediante el monograma mostrado en la figura 07 a partir de los valores 

de G correspondientes a los nodos de cada columna, siendo GA el valor del extremo 

inferior de la columna y GB el valor del extremo superior, estos valores se unen con 

una recta en el monograma y el valor del coeficiente de longitud efectiva es el obtenido 

en la intersección de esta recta con la recta numérica (K). Por consiguiente, para la 

columna C2 el valor de K es igual a 2,5. 

Factor de esbeltez reducida (𝝀𝒄). 

Empleando la ecuación (81) se obtiene: 

λ𝑐 =
𝐾 ∗ 𝐿

𝜋 ∗ 𝑟𝑦
√
𝐹𝑦
𝐸
    

Ecuación 73. Factor de esbeltez reducida (λc). 

 

(81) 

  λ𝑐 =
2,5 ∗ 350 𝑐𝑚

𝜋 ∗ 7,5 𝑐𝑚
√
2.500 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2,1 ∗ 106  
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

    →    λ𝑐 = 1,28 
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Esfuerzo crítico (𝑭𝑪𝑹). 

El esfuerzo crítico depende de la magnitud del producto  λ𝑐 ∗ √∅𝑎𝑠  en este caso 

como la sección es compacta y cumple con la relación ancho/espesor entonces se toma 

∅𝑎𝑠 = 1, por lo tanto, el miembro se comporta en rango inelástico y el esfuerzo crítico 

se obtiene mediante la ecuación (82). 

Caso 1 

λ𝑐 ∗ √∅𝑎𝑠 ≤ 1,5    →     𝐹𝑐𝑟 = ∅𝑎𝑠 ∗ (0,658
∅𝑎𝑠∗λ𝑐

2
) ∗ 𝐹𝑦 

Ecuación 74. Esfuerzo critico caso1 

 

(82) 

Caso 2: 

1,28 < 1,5 → 𝐹𝑐𝑟 = 1 ∗ (0,658
1∗1,282) ∗ 2.500 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 1.259,28 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

(83) 

Ecuación 75. Esfuerzo critico caso2 

Capacidad resistente a compresión por pandeo flexional. 

Para determinar la fuerza total a la que están sometidas las columnas se suman 

las reacciones de compresión que generan las vigas principales y las vigas segundarias 

las cuales se muestran en la tabla 39. Así mismo, la capacidad resistente por pandeo 

flexional de los miembros solicitados a compresión axial está dada por la siguiente 

ecuación: 

𝑁𝑢 ≤ 𝑁𝑡 = ∅𝑐 ∗ 𝐴 ∗ 𝐹𝑐𝑟 

𝑁𝑡 = ∅𝑐 ∗ 𝐴 ∗ 𝐹𝑐𝑟 = 0,85 ∗ 161 𝑐𝑚
2 ∗ 1.259,28

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 172.332,47 𝑘𝑔𝑓 

         𝑁𝑢 ≤ 𝑁𝑡            →         88.080,77 𝑘𝑔𝑓  <   172.332,47 𝑘𝑔𝑓                    𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Además, se exige que las almas de los perfiles “I” de sección plástica solicitadas 

a flexión y compresión cumpla para este caso con las condiciones de la ecuación (21). 

Analizando la columna C1 se tiene. 

𝑁𝑦 = 𝐴 ∗ 𝐹𝑦 = 161 𝑐𝑚
2 ∗ 2.500

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 402.500 𝑘𝑔𝑓 

Donde Nu es la carga factorizada de compresión axial sobre la columna, 𝑁𝑦 es el 

área de la sección por el límite de cedencia del acero y ∅𝑏= 0,90.   
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𝑁𝑢
∅𝑏 ∗ 𝑁𝑦

=
88.080,77  𝑘𝑔𝑓

0,90 ∗ 402.500 𝑘𝑔𝑓
= 0,24 > 0,125 

Empleando la ecuación (21): 

𝑃𝑎𝑟𝑎 
𝑁𝑢

∅𝑏 ∗ 𝑁𝑦
 > 0,125 →  λ =  

ℎ

𝑡𝑤
 ≤  

1.600

√𝐹𝑦
 [2,33 − 

1,54 ∗  𝑁𝑢
∅𝑏 ∗ 𝑁𝑦

] ≥
2.120

√𝐹𝑦
     

λ =  
27,90 𝑐𝑚

1,15 𝑐𝑚
 ≤  

1.600

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

 [2,33 − 
1,54 ∗ 88.080,77 𝑘𝑔𝑓

0,90 ∗ 402.500 𝑘𝑔𝑓
] ≥

2120

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

 

                                                λ = 24,26 < 62,58 > 42,40                                       𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

 

A continuación, en la tabla 38 se detalla el resumen del método de la carga crítica 

de Euler para cada columna, concluyendo a partir de los resultados que el perfil 

estructural HEB 320 tiene la capacidad resistente para soportar las solicitaciones por 

carga gravitacional generadas por el sistema estructural, señalando en este caso solo 

esfuerzos de compresión simple.  

Tabla 38. 

Predimensionado de columnas del pórtico F por el método de la carga crítica 

de Euler. 

 
Fuente. Elaboración propia. 

Finalmente, en la tabla 39 se muestran los perfiles requeridos para cada elemento 

estructural de acuerdo con el análisis con cargas estáticas gravitacionales. 

 

Perfiles estructurales según el predimensionado con cargas estáticas 
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gravitacionales. 

Tabla 39. 

Perfiles estructurales según el predimensionado con cargas estáticas 

gravitacionales. 

 

Fuente. Elaboración propia. 

 

Diseño de escalera.  

El diseño arquitectónico de la escalera está ubicado en un módulo independiente 

de la edificación separado por una junta sísmica de 5 cm,  basado en dos tramos de 

escalones y un descanso entre nivel de 2,00 m x 4,30 m, la longitud de los tramos en 

su proyección horizontal es de 3,00 m y en su proyección vertical de 1,76 m como se 

muestra en las figuras 50 y 51. Los escalones tienen dimensiones de 0,30 m de huella 

y 0,16 m de contra huella con un ancho de 1,775 m como se logra apreciar en la figura 

51 y están conectados mediante ángulos de 65 mm x 65 mm x 6 mm a dos vigas de 

carga laterales donde se apoyan, estas a su vez se conectan con una viga de apoyo 

respectivamente en la parte posterior del descanso y a una viga auxiliar de escalera en 

el entrepiso. 

Para el diseño se determinan las cargas permanentes y cargas variables 

(gravitacionales) que actúan sobra las escaleras de la edificación siguiendo las 

especificaciones establecidas en la norma Técnica de Edificación E.020 Cargas las 

cuales se muestran en las tablas 40 y 41. Al igual que en las losas de entrepiso las cargas 
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accidentales corresponden a un espectro de diseño con base en las especificaciones de 

la Norma sismorresistente E.030. 

 

 

Figura 50.Corte transversal tramo de escalera entre niveles N+0,00 m – N+1,75 

m, N+3,50 m – N+5,25 m, N+7,00 m – N+8,75 m. Fuente. Elaboración propia 

 

.  

Figura 51. Corte transversal tramo de escalera entre niveles N+1,75m – N+3,50 

m y N+5,25 m – N+7,00 m – N+8,75m – N+10,50m. Fuente. Elaboración propia. 
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Figura 52. Detalle en planta de escalera. 

Fuente. Elaboración propia. 

 

Análisis de carga de la escalera. 

Tabla 40. 

Carga permanente de la escalera 

Peso del ángulo del escalón 
5,91 

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ (0,30 𝑚 ∗ 2 + 1,78𝑚 ∗ 2)

0,06𝑚 ∗ (0,30 𝑚 ∗ 2 + 1,78 𝑚 ∗ 2)
 

98,50 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Peso del mortero empotrado en 

el escalón 2.400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3
∗ 0,05 𝑚 120

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Acabado de porcelanato 
22,22

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 22,22 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Barandas y otros accesorios ^ 
50
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 50 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Carga permanente  290,72 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Fuente. Elaboración propia. 

Tabla 41. Carga variable de la escalera. 

Carga variable para escaleras en edificaciones 

educativas/entrepiso 
400 

𝒌𝒈𝒇

𝒎𝟐
 

Fuente. Elaboración propia. 

 

Para determinar la carga permanente de los escalones prefabricados con las 
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dimensiones que se muestran en la figura 52 se calcula por separado el peso del perfil 

angular sobre el escalón mediante la ecuación (84) y el peso propio del mortero que 

conforma el escalón con la ecuación (85) como se muestra a continuación. 

 

Figura 52.  Detalle escalón prefabricado. Fuente. Elaboración 

propia. 

 

Peso del perfil angular 

𝑊𝑎𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 =
𝑃𝑃 ∗ 𝑃𝑒𝑟í𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜

𝐴
 

(84) 

Ecuación 76. peso del perfil angular 

Donde 𝑃𝑃 es el peso propio del perfil, y 𝐴 el área del perfil angular. 

𝑊𝑎𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 =
𝑃𝑃 ∗ 𝑃𝑒𝑟í𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜

𝐴
=
5,91 

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗ (1,78 𝑚 ∗ 2 + 0,30 𝑚 ∗ 2)

0,06𝑚 ∗ (0,30 𝑚 ∗ 2 + 1,78𝑚 ∗ 2)
= 98,50 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Peso del mortero empotrado 

𝑊𝑚𝑜𝑟𝑡𝑒𝑟𝑜 = 𝛾𝑐 ∗ 𝑒 (85) 

Ecuación 77. peso del mortero empotrado 

Donde 𝛾𝑐  es el peso específico del mortero de cemento y 𝑒 el espesor del escalón. 

𝑊𝑚𝑜𝑟𝑡𝑒𝑟𝑜 = 𝛾𝑐 ∗ 𝑒 = 2.400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3
∗ 0,05 𝑚 = 120 

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Predimensionado de las vigas de carga laterales. 

Se determina la carga permanente y la carga variable mediante la ecuación (86) 

para obtener la carga de diseño distribuida sobre las vigas laterales. 

𝑊 = 𝑤 ∗ 𝑎 (86) 

Ecuación 78. carga permanente y variable  

Donde 𝐶𝑃 es la carga permanente obtenida en el análisis de carga, y 𝑎 es el ancho 
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del área tributaria del escalón. 

𝑊𝐶𝑃 = 290,72  
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 0,8875 𝑚 = 258,01 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

𝑊𝐶𝑉 = 400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 0,8875 𝑚 = 355 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Combinación de carga 

Aplicando la ecuación (70) y seguidamente proyectando la carga por el ángulo 

de inclinación de la escalera se obtiene: 

𝑊𝑇 = 1,2 ∗ 𝑊𝐶𝑃 + 1,6 ∗ 𝑊𝐶𝑉 = 1,2 ∗ 258,01  
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,6 ∗ 355 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 877,61

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

𝑊𝑇 =
877,61

𝑘𝑔𝑓
𝑚  

cos 30,40°
= 1.017,51 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
                                

Análisis estructural 

Resolviendo el elemento estructural mediante ecuaciones de equilibrio se 

obtienen los siguientes diagramas de fuerza cortante y momento flexionante mostrados 

en la figura 53. 

 

Figura 53. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante 

de la viga de carga de escalera. Fuente. Elaboración propia. 

Con base en los resultados del análisis estructural se determina el módulo de 
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sección elástico de la viga lateral de escalera para determinar el perfil estructural 

adecuado según la tabla 03 

𝑆𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
5341,72 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 238,83 𝑐𝑚3 

Por consiguiente, se escoge el perfil IPE 240 el cual satisface el módulo de 

sección requerido y posee las siguientes características: Sx = 324cm3, Ix = 3.890 cm4 

y un peso de 30,70 kgf/m. A partir de los datos anteriores se determina la carga real de 

la viga para realizar el nuevo análisis estructural el cual se muestra en la figura 54 y 

posteriormente verificar los estados límites de agotamiento resistente.  

𝑊𝑢 = 𝑊𝑇 + 1,2 ∗ 𝑃𝑃 = 1017,51 
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 30,70

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 1.060,95 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Análisis estructural: 

 

Figura 54. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante 

de la viga de carga de escalera con peso propio. Fuente. Elaboración propia. 
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Control de deflexiones 

∆=
5 ∗ 𝑞 ∗ 𝐿4

384 𝐸 ∗ 𝐼
=
5 ∗ 355

𝑘𝑔𝑓
𝑚 ∗

1 𝑚
100 𝑐𝑚 ∗ (650 𝑐𝑚)

4

384 ∗ 2,1 ∗ 106
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 3.890 𝑐𝑚

4
= 1,01 𝑐𝑚  

Donde  𝑞 = 𝑊𝐶𝑉 = 355 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
 

Comparando con la flecha máxima permitida L/360: 

        ∆ ≤
𝐿

360
     →      ∆ ≤

650

360
     →      1,01 𝑐𝑚 < 1,81 𝑐𝑚                              𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Control de vibraciones 

        
𝐿

𝑑
≤ 22     →      

650 𝑐𝑚

24 𝑐𝑚
≤ 22     →      27,08 < 22         ∴                𝑁𝑜   𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

En vista de que no se cumple la relación, se rectifica el valor con el siguiente 

factor de escalonamiento: 

 
𝐿

𝑑
≤ 22 ∗

𝑆𝑥 𝑟𝑒𝑎𝑙
𝑆𝑥 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜

 →  
650 𝑐𝑚

24 𝑐𝑚
≤ 22 ∗

324 𝑐𝑚3

238,83 𝑐𝑚3
 →    27,08

< 29,84     𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo local 

𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑎:                 λ =  
𝑏

2𝑡𝑓
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

170

√𝐹𝑦
              𝑐𝑜𝑛 𝑓𝑦 𝑒𝑛 𝑀𝑝𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙  

λ =  
12 𝑐𝑚

2(0,98 𝑐𝑚)
  ≤   λ𝑝𝑑 = 

170

√245,17 𝑀𝑝𝑎
  

                                              λ =  6,12    <    λ𝑝𝑑 =  10,86                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

   𝑃𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎:                  λ =  
ℎ

𝑡𝑤
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√𝐹𝑦
                                                    

λ =  
22,04 𝑐𝑚

0,62 𝑐𝑚
    ≤    λ𝑝𝑑 = 

1.680

√245,17 𝑀𝑝𝑎
 

                                              λ =  35,55    <   λ𝑝𝑑 =  107,40                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

 

Pandeo lateral torsional 

Este efecto en vigas laterales de escalera no es necesario chequearse ya que los 

escalones actúan como rigidizadores evitando así el pandeo lateral.  
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Capacidad resistente a flexión. 

                                                      𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥                                                     

              𝑀𝑡 =  ∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑍𝑥 = 0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 324 𝑐𝑚3 = 729.000 𝑘𝑔 ∗ 𝑐𝑚 

𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡        →              5.569,99 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚  ≤   729.000 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 ∗
1𝑚

100 𝑐𝑚
 

𝑀𝑢 ≤ 𝑀𝑡               →         5.569,99 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 < 7.290 𝑘𝑔𝑓 ∗

𝑚                 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒.  

Capacidad resistente a corte 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = ∅ ∗ 𝐴𝑤 ∗

(

 
910000

(
ℎ
𝑡𝑤
)
2

)

  

1.373

√𝐹𝑦𝑤
≤
ℎ

𝑡𝑤
≤ 260     →      

1.373

√2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

≤
22,04 𝑐𝑚

0,62 𝑐𝑚
≤ 260 

 

                                                     27,46 < 35,54 < 260                                          𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

            𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡 = 0,90 ∗ (22,04 𝑐𝑚 ∗ 0,62 𝑐𝑚) ∗ (
910000

(
22,04
0,62 )

2) = 8.856,20 𝑘𝑔𝑓 

          𝑉𝑢 ≤ 𝑉𝑡          →         3.448,09 𝑘𝑔𝑓 < 8.856,20 𝑘𝑔𝑓                            𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Por lo tanto, con base en los resultados anteriores el perfil estructural IPE 240 

cumple con todos los chequeos para los estados límites de agotamiento resistente. 

Predimensionado de la viga de apoyo. 

El predimensionado empleado para esta viga se realiza mediante las ecuaciones 

de equilibrio de la estática, en este caso para una viga simplemente apoyada como se 

muestra en la figura 55. Así mismo, para obtener la carga distribuida de la viga de 

apoyo de la escalera se considera el peso de la tabiquería sobre ella además de las 

reacciones que generan las vigas de carga laterales de los tramos de la escalera que se 

conectan. 
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Combinación de carga 

𝑊𝑇 = (1,2 ∗ 𝐶𝑃) ∗ 𝐿 = 1,2 ∗ 230
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 4,30 𝑚 = 1.186,80 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Donde: 𝐶𝑃 es la carga permanente de la tabiquería y 𝐿 la longitud de la tabiquería. 

Reacciones: 3.448,09 kgf 

 

Figura 55. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga de apoyo de escalera. Fuente. Elaboración propia. 

Con base en los resultados del análisis estructural se determina el módulo de 

sección plástico de la viga para obtener el perfil estructural que cumpla con el módulo 

de sección plástico requerido de acuerdo con lo indicado en la tabla 03 y de esta manera 

determinar la carga real la cual incluye el peso propio del perfil con su respectivo factor 

de mayoración. 

𝑆𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
10.578,12 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 470,14 𝑐𝑚3 

El perfil que satisface la propiedad es un perfil IPE 300 con las siguientes 

características: Sx = 557 cm3, Ix = 8.360 cm4 y un peso de 42,20 kgf/m, a partir de 

éste se realiza el nuevo análisis estructural (ver figura 56) y se verifican los estados 

límites de agotamiento resistente. 
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Combinación de carga 

𝑊𝑢 = 𝑊𝑇  
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 𝑃𝑃 = 1.186,80

𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 42,20 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 1.251,84

𝑘𝑔𝑓

𝑚2
  

Reacciones: 3.448,09 kgf. 

 
Figura 56.Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante 

de la viga de apoyo de escalera con peso propio. Fuente. Elaboración propia. 

Realizado el análisis estructural del elemento, se procede a verificar los diferentes 

estados límites de agotamiento resistente en el rango inelástico obteniéndose los 

resultados mostrados en la tabla 42 a continuación. 
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Estados límites de resistencia de la viga de apoyo de escalera 

Tabla 42. 

Resultados de los estados límites de resistencia de la viga de apoyo de la escalera. 

Viga de apoyo de la escalera. 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟔𝟎
 

0,37 < 1,19 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟐 

14,33 < 22 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 =  

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 =  

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma 

Si 

7,01 <10,86 39,24 <107,29 

Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓. 𝟎𝟎𝟎 ∗ 𝟏𝟎. 𝟐

+ 𝟏𝟓𝟐𝟎𝟎(
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)]

∗ [
𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

177.5 < 341.7 Si 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 
10.727,94 < 12.532,50 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  
9.587,64 < 10.521,50 Si 

Fuente. Elaboración propia. 

Como se puede observar el perfil estructural IPE 300 cumple con todos los 

chequeos para los estados límites de agotamiento resistente. 
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Predimensionado de la viga auxiliar de escalera 

En el predimensionado de la viga auxiliar de entrepiso para el apoyo de la 

escalera, se considera las reacciones por carga permanente y carga variable de las 

correas de entrepiso que se conectan a ella y de modo idéntico las reacciones debidas 

a las vigas de carga lateral de la escalera que están conectadas a esta viga de apoyo. En 

este mismo orden de ideas se realiza el análisis estructural del elemento (ver figura 57) 

para el cual se aplica el mismo procedimiento empleado anteriormente en el análisis de 

la viga de apoyo de la escalera. 

Reacción por carga permanente 

𝑅𝐶𝑃 = 1,2 ∗ [(508,37 ∗ 1,075𝑚) + (15,80
𝑘𝑔𝑓

𝑚
)] ∗

1,25 𝑚

2
= 423,30 𝑘𝑔𝑓 

Reacción por carga variable 

𝑅𝐶𝑉 = 1,6 ∗ (400 
𝑘𝑔𝑓

𝑚2
∗ 1,075 𝑚) ∗

1,25 𝑚

2
= 430 𝑘𝑔𝑓 

Carga distribuida 

𝑊 =
∑𝑅

𝑆
 

 

 𝑊𝑢 = (𝑊𝐶𝑃 +𝑊𝐶𝑃) =
423,30  𝑘𝑔𝑓 + 430 𝑘𝑔𝑓

1,075 𝑚
= 793,77 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

Reacciones: 3.448,09 kgf 

 

Figura 57. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento flexionante 

de la viga auxiliar de escalera. Fuente. Elaboración propia 
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Con base en los resultados del análisis estructural se determina el módulo de 

sección plástico de la viga de apoyo de la escalera. 

𝑆𝑥 =
𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦

=
9.672,80𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗ 100

𝑐𝑚
𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 429,90 𝑐𝑚3 

El perfil que satisface el módulo de sección plástico requerido es un perfil IPE 

300, obtenido el perfil se incluye el valor del peso propio a la carga última de diseño 

con el respectivo factor de mayoración y se realiza el análisis estructural el cual se 

muestra en la figura 58. 

Combinación de carga: 

𝑊𝑢 = 793,77
𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 𝑃𝑃 = 793,77 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
+ 1,2 ∗ 42,20 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
= 858,81

𝑘𝑔𝑓

𝑚
  

Reacciones: 3.448,09 kgf 

Análisis estructural 

  

Figura 58. Estado de carga, diagramas de fuerza cortante y momento 

flexionante de la viga auxiliar de escalera con peso propio. Fuente. 

Elaboración propia. 

Una vez realizado el análisis estructural de la viga auxiliar de carga incluyendo 

su propio peso, se verifican los diferentes estados límites de agotamiento resistente en 

el rango inelástico obteniéndose los resultados mostrados en la tabla 43 a continuación. 
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Estados límites de resistencia de la viga auxiliar de escalera 

Tabla 43. 

Resultados de los estados límites de resistencia de la viga auxiliar de la escalera. 

Viga auxiliar de la escalera. 

Estado límite de resistencia Condición Chequea 

Control de deflexiones (cm) 

∆≤
𝑳

𝟑𝟔𝟎
 

0,054 < 1,19 Si 

Control de vibraciones 
𝑳

𝒅
≤ 𝟐𝟖 

14,33 < 28 si  

Pandeo local 

𝛌 =  
𝒃

𝟐𝒕𝒇
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏𝟕𝟎

√𝑭𝒚
 

𝛌 =  
𝒉

𝒕𝒘
    ≤    𝛌𝒑𝒅 = 

𝟏. 𝟔𝟖𝟎

√𝑭𝒚
 

Ala Alma 

Si 

7,01 <10,86 39,24 <107,29 

Pandeo lateral torsional 

 𝑳𝒃  ≤  𝑳𝒑𝒅 = [𝟐𝟓. 𝟎𝟎𝟎 ∗ 𝟏𝟎. 𝟐

+ 𝟏𝟓𝟐𝟎𝟎 (
𝑴𝟏

𝑴𝟐
)] ∗ [

𝒓𝒚

𝑭𝒚
] 

177.5 < 341.7 Si 

Capacidad resistente a flexión 

(kgf.m) 

𝑴𝒖  ≤ 𝑴𝒕 =  ∅ ∗ 𝑭𝒚 ∗ 𝒁𝒙 
9.822,62 < 12.532,50 Si 

Capacidad resistente a corte (kgf) 

𝑽𝒖 ≤ 𝑽𝒕 = ∅ ∗ 𝑨𝒘 ∗

(

 
𝟗𝟏𝟎𝟎𝟎𝟎

(
𝒉
𝒕𝒘
)
𝟐

)

  
8.742,62 < 10.521,50 Si 

Fuente. Elaboración propia.  

 

Como se puede observar el perfil estructural IPE 300 cumple con todos los 

chequeos para los estados límites de agotamiento resistente. Finalmente, en la tabla 59 

se muestran los perfiles requeridos para cada elemento estructural de la escalera 

acuerdo al análisis con cargas estáticas gravitacionales. 



 

 

139 

 

Tabla 44.  

Perfiles estructurales de la escalera según el predimensionado con cargas 

estáticas gravitacionales. 

 

Fuente. Elaboración propia. 

Análisis sísmico mediante uso de software de elementos finitos para el Diseño 

definitivo de la edificación 

De acuerdo a la Norma peruana E.030-2018, en el capítulo I art. 2 ítem 2.1-2.2 

es de aplicación obligatoria al diseño de todas las edificaciones nuevas, así mismo en 

el artículo 28 sección 28.1, indica que las edificaciones ubicadas en zona 4 de hasta 15 

metros de altura pueden estudiarse mediante el método de análisis estático, no obstante 

al tratarse de una edificación esencial y ubicarse en la zona con más acumulación de 

energía sísmica del mundo (cinturón del fuego del Pacifico), se usó para su estudio el 

método de análisis dinámico modal espectral con tres grados de libertad por nivel. 

Se elaboró un modelo computarizado mediante un programa de elementos finitos 

con los elementos predimensionados y presentados en la tabla 39, considerando las 

deformaciones por efectos traslacionales y torsionales, permitiendo así conocer el 

comportamiento de la edificación mediante la obtención de parámetros de diseño como 

los desplazamientos horizontales y verticales, modos de vibración, periodo, relación 

demanda capacidad, entre otros datos que permiten finalmente realizar y proponer un 

diseño estructural definitivo donde los elementos sean capaces de resistir eficazmente 

las solicitaciones a la cual se encuentra expuesta. 

Modelo estructural 

El modelo se creó mediante un sistema de coordenadas global (figura 59), en 

planta se definieron nueve ejes en sentido vertical X denotados con letras desde la E 

hasta la letra M con luces a razón de 3.98m para un total de 31.84m, tres ejes en sentido 
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horizontal Y denominados 2, 6, 7, conformados por un tramo de 8.15m y un volado de 

2.27m respectivamente, con suma de 10.42m , además de tres ejes en el sentido Z, los 

cuales indican las diferencias de niveles, siendo base 0,00m, E1 3,50m, E2 7,00m y 

nivel techo 10,50m.  

 

 

Figura 59. Vista en planta del sistema de coordenadas global.        

Fuente. Programa de elementos finitos 

Definición de los materiales 

Para asignar las propiedades de los materiales se usa el comando material 

property (figura 60), la estructura está conformada por elementos estructurales tipo 

vigas y columnas de acero, las cuales tienen una calidad ASTM A-36, las losas de 

entrepiso están conformadas por un sofito metálico ASTM A-36 y un concreto con una 

resistencia a comprensión de 210 kgf/cm2.  
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Figura 60. Propiedades de los materiales para vigas, columnas y la losa de 

entrepiso. Fuente. Programa de elementos finitos. 

Definición del tipo de secciones 

De acuerdo con la norma ASCE 7-16 (2017), articulo 12.3.1 la losa de entrepiso 

y techo se consideró como diafragma rígido puesto que su relación luz- profundidad es 

cercanamente uno- tres, esto con el fin de garantizar que en todas las plantas la 

distribución de los esfuerzos horizontales y torsionales sea proporcional a su rigidez, 

transmitiendo las cargas de manera uniforme a los elementos resistentes principales 

más externos. En la estructuración del edificio se asignan elementos tipo marco (frame) 

para los pórticos, los cuales se apoyan a manera de empotramiento perfecto (joint 

restraints); y para las losas elementos tipo cubierta (deck) las cuales fueron cargadas 

por metro cuadrado, posteriormente se crearon los casos de carga estáticos y dinámicos 

y se realizaron las combinaciones de carga respectivas. obteniéndose el modelo 

estructural de la edificación como se muestran en las figuras 61 y 62. 
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Figura 61. Modelado estructural tridimensional sin rigidizadores. Fuente. 

Programa de elementos finitos. 

 

Figura 62.Vista tridimensional de la fachada lateral izquierda del módulo E. 

Fuente. Programa de elementos finitos. 

  



 

 

143 

 

Definición de las cargas 

Para la definición de cargas se procede a ingresar en el programa de elementos 

finitos los patrones de carga, donde se consideraron las acciones estáticas, definiéndose 

como carga permanente el peso propio de los elementos (Dead), carga permanente 

superpuesta (Csp), la carga variable de entrepiso (Cv) y de techo (Cvt), sismo estático 

en la dirección X (Sx), sismo estático en la dirección Y (Sy). 

Cargas dinámicas 

Son asignadas mediante espectros de respuesta inelástica, los cuales se 

construyen dentro del software de elementos finitos a partir de los parámetros básicos 

del sismo de diseño, indicados en la tabla 45. Adicionalmente en las figuras 63 se 

muestra la definición del espectro de diseño en el programa de elementos finitos. 

Tabla 45. 

Parámetros sísmicos básicos para el espectro de respuesta inelástica. 

Parámetros del espectro de diseño Norma E.030 2018 

Zona sísmica 4 Art.10 sección 10.1 

Aceleración máxima horizontal – factor de zona 0,45 Art. 10 sección 10.1 

Perfiles de suelo S2 Art. 12 sección 12.1.4 

Parámetros de sitio S 1,05 Art.13 tabla 3 

Parámetros de sitio TP 0,6 Art.13 tabla 4 

Parámetros de sitio TL 2 Art.13 tabla 4 

Categoría de la Edificación  A2 Art. 15 tabla 5 

Factor de Uso U 1,5 Art. 15 tabla 5 

Sistema Estructural SCBF Art. 17 tabla 6 

Coeficiente de reducción de fuerzas sísmicas R0 7 Art. 18 tabla 7 

Irregularidad estructural en altura Ia 1 Art. 19 sección 19.2 

Irregularidad estructural en planta Ip 1 Art. 19 sección 19.2 

Fuerza sísmica vertical 6.5378 Art. 28 sección 28.6.1 

Nota: Elaboración propia 
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Figura 63. Definición de los parámetros del espectro de diseño según la norma 

E.030 2018. Fuente. Programa de elementos finitos. 

En el caso del patrón de carga sísmico, se debe indicar la dirección de aplicación 

de la fuerza sísmica inercial, en la figura 64 se puede apreciar la dirección de aplicación 

de carga para el sismo X, esto se logra modificando la carga lateral en el software de 

elementos finitos. Posteriormente se definen los casos de carga de las acciones 

dinámicas, expresados como SDX (sismo dinámico en la dirección X) y SDY (sismo 

dinámico en la dirección Y). 
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Figura 64. Definición de la dirección de aplicación de la fuerza sísmica inercial. 

Fuente. Programa de elementos finitos. 

Estimación del peso 

La estimación del peso según el art. 26 de la norma E.030-2018 diseño sismo 

resistente, estipula en sus especificaciones que el peso (P) se calcula adicionando a la 

carga permanente y total de la edificación un porcentaje de carga viva según el tipo de 

edificación, en este caso es de uso público educacional, por lo que puede haber una 

concentración de público mayor a 200 personas, por lo tanto se le asigna una 

participación del 100% de la carga permanente, el 50% en la carga variable y un 25% 

de carga viva referente al nivel techo o azotea como se muestra en la figura 65. 

 

Figura 65. Definición del porcentaje de participación de cargas para el peso. 

Fuente. Programa de elementos finitos. 

Así mismo, se definen las combinaciones de cargas que se deben ingresar en el 

software comercial de elementos finitos según lo establecido en la norma E.090 

estructuras metálicas en el capítulo 1 en el artículo 1.4, como se indica en la figura 66. 
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Figura 66. Definición de las combinaciones de carga según la norma E.090. 

Fuente. Programa de elementos finitos. 

Respuesta dinámica del comportamiento estructural 

Una vez modelada la estructura, definido cada uno de los elementos, los 

materiales y cargas actuantes, se procede a realizar el análisis dinámico para verificar 

el cumplimiento de los parámetros establecidos por la norma E.030-2018 y E.090. Se 

asignó las cargas estáticas y las cargas dinámicas con el espectro de diseño y se realizó 

el análisis dinámico modal espectral, en el cual algunos elementos estructurales 

fallaron por lo cual se hizo necesario el aumento de algunas secciones entre los cuales 

se tiene el caso de las vigas secundarias de techo que habían sido predimensionadas 

con un perfil IPE 100, teniendo que aumentarlas al perfil inmediato superior, es decir 

IPE 120, en lo que respecta a las vigas secundarias de entre piso fue necesario adicionar 

una secundaria para poder soportar las cargas gravitacionales del entrepiso. 

El mismo caso se presentó al momento de analizar las columnas, las cuales no 

cumplían con la relación demanda/capacidad bajo cargas sísmicas y la relación 

demanda/capacidad viga columna, es importante señalar que era de esperarse ya que el 

predimensionamiento realizado (HEB320) se hizo bajo cargas gravitacionales y se 

chequeo la compresión simple, para solventar este inconveniente fue necesario 

aumentar ciertas columnas a un perfil HEB360 y HEB400. 

Siguiendo la norma E.030-2018 artículo 17 de acuerdo a la categoría de la 

edificación y la zona sísmica donde se ubica, establece el tipo de sistema estructural 

optimo, en este caso se definió el sistema de pórticos especiales concéntricamente 
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arriostrados (SCBF), incluyendo perfiles estructurales HEB como arriostramiento 

diagonal, “V invertida” en la dirección del eje “X” en los ejes E, F, L y M y diagonales 

X  o “cruz de san Andrés” en la dirección del eje “Y” en los ejes 2 y 6. Se ubicó las 

diagonales en la estructura de forma simétrica, debido a que la longitud a arriostrar es 

considerable se usaron los perfiles de la serie HEB, para evitar el pandeo en el elemento 

y cumplir con la relación de esbeltez, considerando las inercias y radios de giros 

suficientemente grandes para evitar la falla. 

Una vez registrada toda la estructura se procede a efectuar el respectivo estudio 

dinámico establecido por la norma sismo resistente E.030-2018 donde se van a verificar 

los parámetros de diseño, como periodos de vibración, derivas, participación de las 

masas, cortante basal y torsión, este análisis se debe realizar una vez obtenidas las 

secciones definitivas de todos los elementos que la conforman, verificando que no 

considere ningún cambio en su configuración ya que las magnitudes de peso y de 

fuerzas cortantes pueden variar. 

 

Figura 67. Diseño con arriostramientos concéntricos Fuente. Programa de 

elementos finitos. 

 

Análisis sísmico 

Verificación del periodo Fundamental 

El periodo fundamental de vibración es el tiempo que tarda en dar una vibración 
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una estructura en la forma que moviliza la mayor parte de su masa. De acuerdo con el 

numeral 28.4.2 de la Norma. E.030-2018, concordando con el numeral 29,1 de la 

misma norma, queda definido para cada dirección con la siguiente ecuación (87): 

 

𝑇 = 2𝜋 ∙ √
(∑ 𝑃𝑖 ∙ 𝑑𝑖

2𝑛
𝑖=1 )

(𝑔 ∙ ∑ 𝑓𝑖 ∙ 𝑑𝑖
𝑛
𝑖=1 )

 (87) 

Ecuación 79. Período fundamental 

Tabla 46. 

Cálculo más preciso del periodo fundamental. 

PISO H 
PESO 

Pi (Tn) 
PixHi αi fi (Tn) 

di 

(mm) 

Pixdi2 

(tnxmm2) 

Fixdi 

(tnxmm) 

TECHO 3,500 127,0412 444,6441 0,1943 32,1541 9,6750 11891,7679 311,0911 

E2 3,500 263,1237 920,9330 0,4025 66,5966 6,9170 12589,1253 460,6488 

E1 3,500 263,5889 922,5612 0,4032 66,7144 2,9710 2326,6574 198,2083 

Sumatorias 653,753 2288,138 1 165,465  26807,550 969,9482 

Periodo T 0,2835 

Nota: Elaboración propia. 

De esta manera podemos verificar que el periodo fundamental de la edificación 

teórico es mayor que los valores obtenidos en el software de elementos finitos para 

cada caso modal. 

𝑇1 = 0,282 𝑠𝑔 (𝑥) 

 

Figura 68. Caso modal 1. Fuente. Programa de elementos finitos. 
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Figura 69.. Caso modal 2 y 3. Fuente. Programa de elementos finitos. 

 

Tabla 47. 

Verificación de cumplimiento del periodo fundamental. 

CHEQUEO DEL PERIODO FUNDAMENTAL DE LA EDIFICACIÓN 

CASO MODO 
PERIODO DE LA 

ESTRUCTURA 

PERIODO 

FUNDAMENTAL 
CHEQUEO 

Modal 1 despl. Eje X 0,282 sg < 0,2835 sg OK 

Modal 2 despl. Eje Y 0,196 sg < 0,2835 sg OK 

Modal 3 rotación eje Z 0,136 sg < 0,2835 sg OK 

Nota: Elaboración propia. 

De acuerdo con el artículo 14 de la Norma E.030-2018, el factor de amplificación 

sísmica (C) está definido por los parámetros dependientes del perfil del suelo y el 

periodo fundamental de la estructura, consecuentemente queda definido como: C=2,5. 

Modos de vibración y participación de masas 

Mediante este proceso se conocerá el número de modos de vibración, los cuales 

permitirán garantizar que, la sumatoria de las masas participativas de los primeros 

modos exceda el 90% de la masa total del edificio para cada una de las direcciones de 

análisis, en el numeral 29.1 de la norma N 030 2018, describe que se tomarán por lo 

menos los tres primeros modos predominantes en la dirección de análisis.  

𝑁 = 3 ∗ 3 = 9 

Consecuentemente, para el modo 9 participa el 100 % de las masas como se 

indica en la tabla 48. Por lo que, el número de modos a utilizar en el análisis será 9. 

Tabla 48. 
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Participación de las masas 

PARTICIPACIÓN DE LAS MASAS 

Caso Modo Periodo Sum UX Sum UY Sum RZ 

Modal 1 0,282 0,8355 0 0,0041 

Modal 2 0,196 0,8355 0,8959 0,0041 

Modal 3 0,136 0,839 0,8959 0,8997 

Modal 4 0,102 0,9732 0,8959 0,9 

Modal 5 0,072 0,9732 0,9869 0,9 

Modal 6 0,067 0,9984 0,9869 0,901 

Modal 7 0,05 0,9999 0,9869 0,9895 

Modal 8 0,05 0,9999 1 0,9896 

Modal 9 0,035 1 1 1 

Fuente. Programa de elementos finitos 

Cortante Dinámico  

Mediante la combinando todos los efectos producidos por las formas modales y 

la incorporación de espectros de diseño en el modelo matemático se logra obtener un 

valor para el cortante en la base. Es importante mencionar que se debe considerar 0,05 

veces la dimensión del edificio en la dirección perpendicular a la dirección de análisis, 

por los efectos relacionados a la torsión los cuales generan incertidumbre en la 

localización del centro de masa de cada nivel según lo estipulado en el numeral 29.5 

de la N 030 2018. Finalmente, definidos los espectros de diseño y los casos de carga, 

se ejecuta el análisis en el programa de elementos finitos para obtener los valores 

referentes al cortante dinámico en las direcciones X y Y. 

Tabla 49. 

Cortante Basal por el análisis dinámico 

CASO DE 

CARGA 

FX FY 

tonf tonf 

SDX 140,2861 0,0063 

SDY 0,0063 149,1254 

Fuente: Programa de elementos finitos 

Chequeo del cortante sísmico  

Luego de haber realizado el análisis estático y dinámico de la edificación y 

realizada la verificación de rigidez, la norma E.030 2018 establece que se debe verificar 

que el cortante dinámico en el primer entrepiso no puede ser menor que el 80 % del 
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valor calculado del cortante estático según el artículo 25 para estructuras regulares, si 

fuera necesario se debe escalar proporcionalmente el cortante para cumplir con los 

valores mínimos establecidos en el numeral 29.4 de la norma. 

𝑉𝑥𝑑𝑖𝑛

𝑉𝑥𝑒𝑠𝑡
≥ 0,80              

𝑉𝑦𝑑𝑖𝑛

𝑉𝑦𝑒𝑠𝑡
≥ 0,80 (88) 

Ecuación 80. Chequeo del cortante sísmico 

Tabla 50.  

Verificación de cortante basal sísmico. 

Dirección de 

Análisis 

Vdin Vest Relación 

Vdin/Vest 

Verificación 

> 0.8 tonf tonf 

Dirección X 140,286 165,409 0.8481 Si cumple 

Dirección Y 149,125 165,409 0.9016 Si cumple 

Fuente. Elaboración propia 

Desplazamientos y Derivas de piso 

Es importante verificar y limitar los valores de desplazamientos laterales puesto 

que es un indicador para poder lograr un comportamiento estructural idóneo, esta 

verificación se realiza con la finalidad de que los elementos no estructurales de la 

edificación no se deformen o se fracturen al momento de un sismo de gran o mediana 

magnitud. Para esto, la norma E 030 2018 en el capítulo 5 en el artículo 31, señala la 

ecuación 89 para calcular el desplazamiento lateral total de un nivel i para edificaciones 

regulares; y en el artículo 18 tabla 7 señala el factor de reducción de fuerzas sísmicas 

R= 7 

∆𝑖𝑛𝑒𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜−𝑖= 0,75 ∗ 𝑅 ∗ ∆𝑒𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜−𝑖 (89) 

Ecuación 81. Desplazamiento lateral total de un nivel i para edificaciones 

regulares 

La norma E.030 2018 según el artículo 32, en su tabla N° 11 también específica 

los desplazamientos laterales relativos de entrepiso admisibles, correspondiente al 

material predominante en el tipo de edificación del proyecto, que seria  ∆𝑖/ℎ𝑒𝑖 =

0,010. Por esta razón, para verificar los valores estipulados por la norma se tomaron 

los valores de las derivas elásticas máximas de la edificación, las cuales fueron 

extraídas del programa de elementos finitos. 
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Figura 70.Desplazamiento máx. en Nivel E2 para eje X. Fuente. Programa de 

elementos finitos 

 

Figura 71.Desplazamiento máx. en Nivel E1 para eje Y. Fuente. Programa de 

elementos finitos 

Tabla 51. 

Verificación de derivas en eje X 

SX 

ESTÁTICO 

ALTURA 

(m) 

DERIVAS 

ELÁSTICAS 

0,75 

x R 

DERIVAS 

INELÁSTICAS 

DERIVAS 

INELÁSTICAS 

% 

DERIVA 

LIMITE 

% NIVEL 

TECHO 10,5 0,000754 5,25 0,003959 0,39585 1 

E2 7,0 0,000896 5,25 0,004704 0,47040 1 

E1 3,5 0,000747 5,25 0,003922 0,39218 1 

Nota: Elaboración propia 
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Tabla 52. 

Verificación de derivas en eje Y. 
SY 

ESTÁTICO ALTUR

A (m) 

DERIVAS 

ELÁSTICAS 

0,75 

x R 

DERIVAS 

INELÁSTICAS 

DERIVAS 

INELÁSTICAS 

% 

DERIVA 

LIMITE 

% NIVEL 

TECHO 10,5 0,000244 5,25 0,001281 0,12810 1 

E2 7,0 0,000458 5,25 0,002405 0,24045 1 

E1 3,5 0,000472 5,25 0,002478 0,24780 1 

Fuente: Elaboración propia 

Se concluye que la edificación cumple con el desplazamiento lateral máximo 

permitido según lo establecido en el artículo 32 de la norma E 030 2018. 

Excentricidad Accidental  

Según la norma sismo resistente E 030 2018, en el artículo 28, numeral 28.5, para 

estructuras con diafragmas rígidos, es de suponer que las fuerzas laterales actúan en el 

centro de masas del nivel respectivo. El valor límite de los efectos de la componente 

rotacional del terreno y de las incertidumbres en la ubicación de centros de masa y 

rigidez, se deben incluir en el diseño, las cuales producen excentricidades que generan 

torsión adicional, en consecuencia, la norma mencionada establece una excentricidad 

del 5% para aplicar al centro de rigidez de la estructura.  

Asimismo, además de la fuerza lateral estática actuante en el centro de masas de 

cada nivel, se debe aplicar un momento torsor accidental (𝑀𝑡𝑖) que se obtiene usando 

la ecuación (90) para cada dirección del sismo. Para cada dirección de análisis, la 

excentricidad accidental en cada nivel (𝑒𝑖), se considera como 0,05 veces la dimensión 

del edificio en la dirección perpendicular a la dirección de análisis. 

𝑀𝑡𝑖 = ±𝐹𝑖 . 𝑒𝑖 (90) 

Ecuación 82. Momento torsor accidental (𝑴𝒕𝒊) 

𝐹𝑖 = Fuerza cortante de piso en el nivel k de la edificación, en dirección de la 

componente sísmica analizada, 𝑒𝑖 = 0.05 aplicado en la mayor dimensión horizontal 

de la edificación en la dirección analizada y nivel K. y 𝑀𝑡𝑖 = Momentos torsores 

adicionales a aplicar en el piso k, para el sismo en la dirección analizada. 

En las tablas 53 y 54 se muestran los resultados obtenidos aplicando las fórmulas 

a partir de los datos suministrados por el programa en cuanto a fuerzas cortantes por 

nivel y discretizadas las componentes sísmicas en “X” y “Y, dichos valores obtenidos 
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posteriormente serán aplicados en el software de elementos finitos en el centro de masa 

de cada nivel, con el fin de evaluar los efectos de los momentos torsores. 

Tabla 53. 

Momentos torsores aplicados en eje X. 

NIVEL CASO 
VDX 

(kgf) 

By 

(m) 
0,05By 

Mtx 

(kgf.m) 

TECHO 

SDX 

48281,61 10,420 0,521 25154,719 

E2 109393,29 10,420 0,521 56993,904 

E1 140286,09 10,420 0,521 73089,053 

Fuente. Elaboración propia 

Tabla 54.  

Momentos torsores aplicados en eje Y. 

NIVEL CASO 
VDY 

(kgf) 

Bx 

(m) 
0,05Bx 

Mty 

(kgf.m) 

TECHO 

SDY 

44165,66 31,840 1,592 70311,731 

E2 112499,64 31,840 1,592 179099,427 

E1 149125,37 31,840 1,592 237407,589 

Fuente. Elaboración propia 

De igual forma, en el software de diseño basado en elementos finitos, por defecto 

incluye la torsión adicional a través del comando load cases para cada patrón de carga 

sísmico definido previamente, tal cual como se expresa en la figura 72. 

 

Figura 72. Torsión adicional incluida en el programa basado en elementos finitos. 

Fuente. Programa de elementos finitos 



 

 

155 

 

Chequeo de flexocompresión en columnas 

Como se indicó al comienzo de la sección, al realizar el respectivo análisis 

sísmico al modelo de la estructura fue necesario aumentar las columnas anteriormente 

verificadas bajo cargas gravitacionales, ya que fallaron al aplicarse las fuerzas 

producidas por el sismo, definiendo los siguientes perfiles con mayor resistencia para 

las columnas: HEB 320, HEB 360 y los casos más desfavorables HEB 400 (figura 72). 

Por ende, se procederá a realizar nuevamente el chequeo de comprensión simple 

especificado en la norma E 090 estructuras metálicas en el capítulo 5 en el numeral 5.2 

a las nuevas secciones de columnas, y finalmente verificar las mismas bajo cargas 

sísmicas, que serán extraídas del análisis estructural con el programa de elementos 

finitos.  

 

Figura 73.. pórtico I con perfiles corregidos de vigas y columnas. Fuente. 

Programa de elementos finitos 

En la siguiente tabla 55 se muestra el resultado obtenido para el chequeo de 

compresión simple para pandeo por flexión de todas las columnas del pórtico I, 

siguiendo el procedimiento explicado en la sección anterior (tabla 38) de chequeo 

compresión para cargas estáticas. 

Tabla 55. 
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Chequeo de compresión simple para las columnas del pórtico I 

Fuente. Elaboración propia 

A continuación, se realizará el control de flexo compresión de las columnas 

correspondientes al pórtico I, los valores de fuerzas laterales fueron extraídos del 

análisis realizado por medio del programa de elementos finitos y corresponden a la 

combinación de carga (1,2CP + 0,5CV + SDX) que se muestra en la tabla 54 todo el 

procedimiento a desarrollar a continuación será el correspondiente a la columna C2 del 

pórtico I (ver figura 74). 

 

Figura 74.Pórtico I con columnas HEB320 y HEB 400. Fuente. Programa de 

elementos finitos 

Tabla 56. 
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Fuerzas actuantes en la columna C2 del pórtico I. 
Combinación por carga gravitacional 

(1,2CP+1,6CV+0,5CVT) 

Combinación por carga sísmica 

(1,2CP+0,5CV+SDX) 

Nu (kgf) 
Mxcg1 

(kgf.m) 

Mxcg2 

(kgf.m) 

Mycg1 

(kgf.m) 

Mycg2 

(kgf.m) 
Nu (kgf) 

Mxcl 

(kgf.m) 

Mycl 

(kgf.m) 

73476,05 298,06 595,32 0,01 0,03 
117.667,

6 
405,52 1.352,24 

Fuente. Elaboración propia 

Para verificar el comportamiento de las columnas a flexo-compresión es 

necesario calcular la relación demanda/capacidad ante las solicitaciones de carga axial 

y flexión tal cual lo expresa el capítulo 8 de la norma N 090 estructuras metálicas, la 

interacción de la flexión y la tracción en secciones simétricas estará limitada por la 

ecuación 21, donde ∅𝐶  corresponde al coeficiente de reducción de la resistencia teórica 

a compresión y cuyo valor es 0,85. Por lo tanto, se tiene: 

𝑁𝑢

∅𝐶 . 𝑁𝑡
=

73476,05

0,85𝑥317533,97
= 0,27 > 0,20 

El valor anterior es mayor a 0,20 lo que indica que la verificación de la relación 

demanda/capacidad en elementos sometidos a flexo compresión se realiza mediante la 

ecuación 22. Es importante mencionar que, en estructuras diseñadas sobre la base del 

análisis elástico, el valor de 𝑀𝑢 para flexión-compresión debe determinarse a partir de 

un procedimiento aproximado de análisis de segundo orden, expresado en el capítulo 

3, numeral 3.1 de la norma E.090 estructuras metálicas. 

𝑀𝑢𝑥 y 𝑀𝑢𝑦 corresponden a la resistencia requerida a flexión en cada dirección 

y se obtienen a través de las ecuaciones 24 y 25 respectivamente. Siendo 𝛽1 y 𝛽2 

factores de magnificación de momentos de primer y segundo orden o los efectos, 𝑃∆ y 

𝑃𝛿  obtenidos mediante la ecuación 26. 

Cabe destacar que es necesario obtener los valores de 𝑀𝑢𝑥 𝑦 𝑀𝑢𝑦 por separado, 

lo que implica valores de 𝛽1 y 𝛽2 para cada caso, sin embargo, los cálculos mostrados 

corresponden a la dirección “X”, y para la dirección “Y” se procede de la misma 

manera. Para la obtención de 𝛽1 se debe calcular el factor de reducción (cm) mediante 

la ecuación 27. Seguidamente se determina la carga normal de pandeo elástico de Euler 

por medio de la ecuación 91. 
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𝑁𝑒𝑙𝑥 =
𝜋2𝐸𝐼

(𝐾𝐿)2
 (91) 

Ecuación 83. Carga normal de pandeo elástico de Euler 

 

𝑁𝑒𝑙𝑥 = 3.719.878,33 𝑘𝑔𝑓  

𝛽1 > 1  

Por lo tanto, 𝛽1 = 1 cómo se trata de un factor de magnificación no puede usarse 

un valor menor que 1 porque se estaría reduciendo el momento actuante.    

El factor de magnificación 𝛽2 se obtiene mediante la ecuación 28: 

𝛽2 = 1,03 

Finalmente, el momento de segundo orden en la dirección X para la columna C2 

del pórtico I se obtiene por medio de la ecuación 24: 

𝑀𝑢𝑥 = 1.013,01 𝑘𝑔𝑓.𝑚 

De igual forma se presenta la siguiente tabla con los momentos de segundo orden 

en la dirección “X” para el pórtico I. 

Tabla 57. 

Momentos de segundo orden en la dirección X para el pórtico I 

 

Fuente. Elaboración propia 

Se debe seguir el mismo procedimiento para obtener el momento de segundo 

orden en la dirección del eje “Y”. obteniendo finalmente, el momento de segundo orden 

en la dirección Y para la columna C2 como se muestra a continuación: 

𝑀𝑢𝑦 = 1.541,56 𝑘𝑔𝑓.𝑚 

Sumatoria 11444828,9

4064,68

535,27 462,87

C5

C6 1012,191,030

Mux

7972,96

1013,15

12093,41

2123,03

1,030

1,030

1,030

1,030 10026,95

0,408

0,307

0,335

0,368

0,229

Ix Nei β1 β2

0,436 1,030

57700 2776901,55

30800 764128,012

30800 2037761,95

30800 1483273,05

57700 3734608,17

30800 648156,156

1267,63

Cmx

0,42

0,40

0,29

0,33

0,36

0,23

2,61

1,60

Mxcg1 Mxcg2 Mxcl

2099,37

298,06

5528,82

855,65

3444,55

498,18

4722,18 3155,01

595,32
405,52

7218,93

C2

C3

C4

Columna K

1,87

1,62

2,84

1,87

C1

4730,87

830,2

5838,89
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Luego se obtiene la tabla 56 con los momentos de segundo orden en la dirección 

“Y” para el pórtico I. 

 

Tabla 58. 

Momentos de segundo orden en la dirección Y para el pórtico I 

.

Fuente. Elaboración propia 

Se plantea ahora calcular la resistencia teórica a flexión, como último parámetro 

faltante para aplicar la fórmula de demanda/capacidad: 

𝑀𝑡𝑖 = 𝐹𝑖 ∗  𝑍𝑖 (92) 

𝑀𝑡𝑥 = 72.000 𝑘𝑔𝑓.𝑚 

𝑀𝑡𝑦 = 18.250 𝑘𝑔𝑓.𝑚 

Ecuación 84. Resistencia teórica a flexión 

Por lo tanto, la relación demanda capacidad de la columna será: 

73.476,05 𝑘𝑔𝑓.𝑚

0,85 𝑥 315.572,76 𝑘𝑔𝑓.𝑚
+
8

9
(
1.013,01 𝑘𝑔𝑓.𝑚

0,90𝑥72.000 𝑘𝑔𝑓.𝑚
+

1.541,56 𝑘𝑔𝑓.𝑚

0,90𝑥 18.205 𝑘𝑔𝑓.𝑚
) ≤ 1 

0,37 ≤ 1     𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

Es decir, la columna está trabajando al 37% de su capacidad, bajo cargas 

dinámicas en el estado más desfavorable, se puede decir que el elemento trabaja 

cómodamente. Para finalizar, se realizó la verificación de demanda/capacidad para 

todas las columnas del pórtico I, mostradas en la siguiente tabla: 

  

2697186,14

195,97

101,87

C6
1,60

0 0,04 110,45 0,60 9230 610666,973 0,600 1,143 126,27

0,60 9230 228990,31 0,600 1,143C5
2,61

0 0,02 89,12

0 0,01 1079,02

223,98

C4
1,87

0,03 0,04 250,02 0,30 10800 519766,668 0,300 1,143 285,78

0,20 9230 194236,407 0,200 1,143C3
2,84

0,01 0,01

1233,19

C2
1,62 0,01 0,03

1352,22 0,47 10800 699025,447 0,467 1,143 1545,44

0,60 9230 444500,333 0,600 1,143C1
1,87

Columna K Mycg1 Mycg2 Mycl Cmy Iy Nei β1 β2 Muy
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Tabla 59. 

Demanda/Capacidad de las columnas del pórtico I 

 

Fuente. Elaboración propia 

Secciones Definitivas de Diseño 

Una vez realizado el análisis dinámico de la estructura y verificado cada elemento 

para que cumpla con los requerimientos establecidos se procede a mostrar las secciones 

definitivas del diseño estructural. 

Tabla 60. 

Secciones definitivas del diseño 

NIVEL MIEMBRO SECCIÓN DEFINITIVA 

ENTREPISO 

Vigas Principales IPE 360 

Correas IPE 120 - IPE 180 - IPE 140 

Vigas de Amarre IPE 360 

Viga Auxiliar IPE 360 

TECHO 

Vigas Principales IPE 330 

Correas IPE 120 - IPE 140 

Vigas de Amarre IPE 330 

Viga Auxiliar IPE 300 

VERTICALES 

Arriostramientos 
HEB 180 - HEB 160- HEB 140 - 

HEB 120 

Columnas HEB 320 - HEB 360- HEB 400 

Fuente. Elaboración propia 

En las siguientes figuras, se mostrarán el comportamiento de las secciones finales 

de diseño mediante el programa de elementos finitos: Cabe destacar que el programa 

Columnas
Nu (carga 

gravitacional)

Capacidad 

resistente a 

compresión 

Nt

Mux Muy Mtx Mty
Flexocompresión Ratio 

(D/C) < 1
Chequeo

47079,38

73476,05

27187,65

42904,3

7569,39

11515,03

C1

C2

C3

C4

C5

C6

235896,258

315572,757

143882,579

284595,764

164394,338

261858,148

7972,96098 1233,18975 48250

2123,03089 285,780394 72000

1545,44187 72000 18025 0,37

12093,4065 223,978263 48250 15400 0,48

Ok

Ok

Ok

15400 0,48

1013,14964

Ok

Ok

Ok

18025 0,22

10026,9542 101,872587 48250 15400 0,27

1012,19051 126,270008 48250 15400 0,08
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maneja un rango de colores para demostrar la demanda/ capacidad y a qué porcentaje 

trabaja cada elemento, se mostrarán las figuras con sus respectivos colores 

identificando la escala de colores mostrados en la figura y la tabla posterior.  

 

Figura 75. Rango de colores para relación D/C. Fuente. Programa de elementos 

finitos 

Tabla 61.  

Rango de colores para la relación D/C 

Color Demanda Capacidad 

(%) 

Azul 0 -50 

Verde 50 - 70 

Amarillo 70 - 90 

Morado 90 - 100 

Rojo > 100 

Fuente. Elaboración propia 

 

Vigas Principales 

 

Figura 76. Comportamiento de las secciones definitivas de las vigas principales y 

auxiliares del entrepiso. Fuente. Programa de elementos finitos 
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Figura77. Comportamiento de las secciones definitivas de las vigas principales y 

auxiliares de techo. Fuente. Programa de elementos finitos 

Pórticos  

 

Figura 78. Comportamiento de las secciones definitivas del pórtico 6. Fuente. 

Programa de elementos finitos 

  

Figura 79. Comportamiento de las secciones definitivas del pórtico 2. Fuente. 

Programa de elementos finitos 
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Nota importante: debido a que este es el primer pabellón diseñado, se hace la 

acotación sobre la junta de dilatación de 3” en las adyacencias de los módulos 

siguientes, fundamentado en su comportamiento estructural, ya que es independiente 

de los módulos de escaleras que van en ambos costados. 

 

Modelo Computarizado Modulo Escalera 

 

Figura 80. Modelo estructural del módulo escalera con arriostramientos 

concéntricos. Fuente. Programa de elementos finitos 

Verificación de periodo Fundamental  

Nota: se incluyeron rigidizadores a lo largo de la viga secundaria IPE 300, 

ubicada en el núcleo de la escalera. 

 

Tabla 62. 

Chequeo del periodo fundamental según la norma E.030-2018: 

 

 

 

 

 

Fuente. Elaboración propia. 

  

CASO MODO 

PERIODO 

ESTRUCTURA 

(SOFTWARE) 

PERIODO 

FUNDAMENTAL 

(NORMA) 

CHEQUEO 

Modal 1 0,237 sg(x) 0,2496 OK 

Modal 2 0,233 sg(y) 0,2496 OK 

Modal 3 0,121 sg(θ) 0,2496 OK 
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Modos de vibración y participación de masas, según la norma E 030 2018 

Tabla 63. 

Participación de las masas 
Participación de masas 

Caso Modo Periodo Sum UX Sum UY 

Modal 1 0,237 0,6283 0,0919 

Modal 2 0,233 0,7071 0,7966 

Modal 3 0,121 0,8814 0,8003 

Modal 4 0,119 0,8819 0,8007 

Modal 5 0,091 0,905 0,8199 

Modal 6 0,078 0,9064 0,904 

Modal 7 0,073 0,9251 0,9497 

Modal 8 0,059 0,9271 0,9523 

Modal 9 0,054 0,9436 0,9717 

Fuente. Software de elementos finitos 

A través de la tabla se puede observar que para el modo 7 participa más del 90% 

de participación de las masas. Por lo tanto, el número de modos a utilizar en el análisis 

será 9. 

Fuerza Cortante Basal 

Análisis Estático  

La fuerza cortante basal se calcula de manera exacta, según el artículo 28 de la 

norma N 030 2018, y resulta Vest =37,556 tonf. 

Análisis Dinámico 

Tabla 64. 

Chequeo del cortante sísmico 

Dirección de 

Análisis 

Vdin (software) 
Vest 

(Norma) 
0.8*Vest Factor de 

Amplificación 
tonf tonf tonf 

Dirección X 27,5329 37,556 30,045 1,091 (no cumple) 

Dirección Y 30,2306 37,556 30,045 0,994 (cumple) 

Fuente. Elaboración propia 

Por tanto, en base a los cálculos demostrados en la tabla se necesita amplificar 

el cortante dinámico en la dirección de “X”, puesto que no cumple con los valores 

mínimos establecidos en la norma sismo resistente E 030 2018. 
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Tabla 65.  

Chequeo del cortante sísmico 

Dirección de Análisis 

Vdin 

(software) 

Vest 

(Norma)  
0.8*Vest Factor de 

Amplificación 
tonf tonf tonf 

Dirección X 30,0907 37,556 30,0384 0,998 (cumple) 

Dirección Y 30,2306 37,556 30,045 0,994 (cumple) 

Fuente. Elaboración propia 

 

Desplazamientos y Derivas de piso 

Se chequea según la tabla N°11 del artículo 32 de la norma N 030 2018. 

Tabla 66. 

Verificación de derivas en eje X 

SX EST. 
ALT

URA 

(m) 

DERIVAS 

ELÁSTICA

S 

0,75 

x R 

DERIVA

S 

INELÁST

ICAS 

DERIVA

S 

INELÁST

ICAS % 

DERIVA 

LIMITE % 

(NORMA) 
NIVEL 

TECHO 10,5 0,001129 5,25 0,00593 0,59273 1 

E2 7,0 0,000927 5,25 0,00487 0,48668 1 

E1 3,5 0,000677 5,25 0,00355 0,35543 1 

Fuente. Elaboración propia 

 

Tabla 67. 

Verificación de derivas en eje Y. 

SY EST. 
ALTU

RA (m) 

DERIVAS 

ELÁSTICA

S 

0,75 

x R 

DERIVAS 

INELÁSTI

CAS 

DERIVA

S 

INELÁST

ICAS % 

DERIVA 

LIMITE % 

(NORMA) 
NIVEL 

TECHO 10,5 0,000565 5,25 0,00297 0,29663 1 

E2 7,0 0,000592 5,25 0,00311 0,31080 1 

E1 3,5 0,000473 5,25 0,00248 0,24833 1 

Fuente. Elaboración propia 

 

 

Excentricidad Accidental  

Según numeral 28.5 de la norma N 030 2018, se establece una excentricidad del 

5 % (incorporado en el software). 
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Tabla 68.  

Momentos torsores aplicados en eje X. 

NIVEL CASO VDX (kgf) By (m) 0,05By Mtx (kgf.m) 

TECHO SDX 14,4109 16,300 0,815 11,745 

E2 25,0658 16,300 0,815 20,429 

E1 30,0384 16,300 0,815 24,481 

Fuente. Elaboración propia 

 

Tabla 69.  

Momentos torsores aplicados en eje Y. 

NIVEL CASO VDY (kgf) Bx (m) 0,05Bx Mty (kgf.m) 

TECHO 

SDY 

13,612 4,300 0,215 2,927 

E2 24,3124 4,300 0,215 5,227 

E1 29,2021 4,300 0,215 6,278 

Fuente. Elaboración propia 

De igual forma en el software de diseño basado en elementos finitos, se incluye 

la torsión adicional a través de la definición de los casos de carga dinámicos. 

Chequeo de flexocompresión en columnas 

  

Figura 81. pórtico 6 y columna más desfavorable (C1) con perfiles corregidos. 

Fuente. Programa de elementos finitos 
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Tabla 70. 

Chequeo de compresión simple para las columnas del pórtico 06 

 

Fuente. Elaboración propia 

De igual forma se procede a calcular las fuerzas actuantes en la columna más 

desfavorable, seguidamente se definen los momentos de segundo orden en la dirección 

“X” y “Y” para el pórtico 06, para finalmente realizar la verificación de 

demanda/capacidad para todas las columnas del pórtico estudiado incluyendo la 

columna con mayor demanda del diseño, descrita en la tabla 71. 

Tabla 71. 

Verificación de demanda/capacidad para todas las columnas del pórtico 06 

 

Fuente. Elaboración propia 

Secciones Definitivas de Diseño  

Una vez realizado el análisis dinámico de la estructura y verificado cada elemento 

se procede a mostrar las secciones definitivas del diseño estructural en la tabla 72. 

 

Columna Nodos GA GB K L (cm) ry λc λc2 Fcr A (cm2 )

Capacidad 

resistente a 

compresión 

Nt

Nu (carga 

gravitacional)

Nu (carga 

dinamica)
Nt>Un

1

3

2

4

3

5

4

6

5

7

6

8

Sumatoria 134471,17 114511,28

8484,04

18829,38

8011,82
C5

4,38 2,19 1,87 350,00 6,58

Cumple

8349,78
Cumple

C6
4,38 2,19 1,87 350,00 6,58 1,10 1,21

1,10 1,21 1527,28 118,00 153185,78

27293,31

22622,89
C3

4,38 4,38 2,12 350,00 6,58

Cumple

19618,13
Cumple

C4
4,38 4,38 2,12 350,00 6,58 1,25 1,56

1,25 1,56 1319,36 118,00 132331,72

C1
1,00 4,38 1,67 350,00 6,58

Cumple

31936,64
Cumple

C2
1,00 4,38 1,67 350,00 6,58 0,98 0,97

0,98 0,97 1688,55 118,00 169361,69

1688,55 118,00

39825,63

169361,69 33967,07

1319,36 118,00 132331,72 21820,67

1527,28 118,00 153185,78 8223,09

Columnas
Nu (carga 

gravitacional)

Capacidad 

resistente a 

compresión 

Nt

Mux Muy Mtx Mty
Flexocompresión Ratio 

(D/C) < 1
Chequeo

Ok

Ok

Ok

9875 0,43

4650,8361 592,45659 28750 9875 0,28

4853,1866 697,955046 28750 9875 0,30

9875 0,43

4822,82401 757,129692 28750 9875 0,44

Ok

Ok

Ok

9875 0,42

3961,84634

169361,685

169361,685

132331,715

132331,715

153185,777

153185,777

2884,29125 486,337785 28750

4884,47069 642,811271 28750

591,645406 28750

39825,63

33967,07

22622,89

21820,67

8011,82

8223,09

C1

C2

C3

C4

C5

C6
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Tabla 72. 

Secciones definitivas de diseño del módulo escalera 

NIVEL MIEMBRO SECCIÓN 

DEFINITIVA 

ENTREPISO Vigas Principales IPE 300 

Correas IPE 120 - IPE 140 

Vigas secundarias IPE 240 - IPE 300 

Viga Auxiliar IPE 200 - IPE 240 

TECHO Vigas Principales IPE 300 

Correas IPE 100 - IPE 120 

Vigas secundarias IPE 240 - IPE 300 

Viga Auxiliar IPE 200 - IPE 240 

VERTICALES Arriostramientos HEB 100 - HEB 120 

Columnas HEB 260 

Fuente. Elaboración propia 

 

Diseño de conexiones. 

La unión de los elementos estructurales de la edificación se realiza mediante 

conexiones apernadas, que se diseñan siguiendo las especificaciones indicadas en la 

norma RNE E.090 “Estructuras metálicas” capítulos 9 y 10, en el proceso se 

transferirán las fuerzas de los entrepisos a través de un miembro embebido en este caso 

el encofrado colaborante, mediante conectores de corte, así mismo la conexión entre 

vigas se realiza con uniones simples o a corte en cada uno de los entrepisos, mientras 

que en los pórticos la conexión es rígida o a momento.  

Conectores de corte 

Los conectores de corte serán pernos de acero con cabeza, y estarán embebidos 

en la losa de concreto, conectando la correa IPE 120 y el sofito metálico calibre 22, 

diseñados como lo indica la norma RNE E.090 capítulo 9 sección 9.5.1. 

Fuerza cortante horizontal 

Se calcula mediante la ecuación (46) según se considera el menor valor entre 

estas. 

𝑉ℎ ≤ 0,85 ∗ 𝐹
′
𝑐 ∗ 𝑏𝑐 ∗ 𝑡𝑐 = 0,85 ∗ 210 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗
199 𝑐𝑚

4
∗ 6,2 𝑐𝑚 = 55.058,325 𝑘𝑔𝑓 
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𝑉ℎ ≤ 𝐴𝑠 ∗ 𝐹𝑦 = 13,20 𝑐𝑚 
2 ∗ 2.500 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 33.000 𝑘𝑔𝑓 

La fuerza horizontal de diseño es 33.000 kgf, por lo tanto, el conector a usar es 

tipo perno de 5/8“*2 1/2” con una fuerza cortante horizontal 𝑉𝑎𝑐  de 6.707 kgf según 

valores tabulados en la tabla 15 para fuerza cortante horizontal 𝑉𝑎𝑐  en (Kgf) de los 

conectores de corte. 

Diámetro máximo permitido 

∅𝑚𝑎𝑥 = 2,5 ∗ 𝑡𝑓 (93) 

∅𝑚𝑎𝑥 = 2,5 ∗ 6,3 𝑚𝑚 = 15,95 𝑚𝑚  

∅
5

8
=15,87 mm →    ∅máx.≥  ∅ 5/8  →  15.95𝑚𝑚 > 15.87 𝑚𝑚                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒.   

Ecuación 85. Diámetro máximo permitido 

 

Número requerido de conectores de corte 

El número requerido de conectores de corte de acuerdo con lo que especifica la 

sección 9.5.5 del capítulo 9 de la norma peruana RNE E.090 se determina con la 

ecuación que se indica a continuación. 

𝑛 ≥
𝑉ℎ

∈∗ 𝑉𝑎𝑐
 (94) 

Ecuación 86. Número requerido de conectores de corte 

Donde: ∈ es un factor de reducción de resistencia para nervaduras 

perpendiculares al perfil de acero y se calcula como sigue con los siguientes parámetros 

mediante la ecuación 95. 

∈=
0,85

√𝑛𝑟
∗ (
𝑊𝑟
ℎ𝑟
) ∗ [(

ℎ𝑠
ℎ𝑟
− 1)] ≤ 1 (95) 

∈=
0,85

√1
∗ (
5,3 𝑐𝑚

3,8 𝑐𝑚
) ∗ [(

6,35 𝑐𝑚

3,8 𝑐𝑚
− 1)] = 0,796 < 1 

Ecuación 87. Factor de reducción de resistencia para nervaduras perpendiculares al perfil 

de acero 

Por lo tanto, el número necesario de conectores a corte en la mitad de la viga es: 
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𝑛 = 6,18     ≈      6 

Separación:  

𝑠 ≥
𝐿𝑣
𝑛
     →      𝑠 =

199 𝑐𝑚

12
= 16,58 𝑐𝑚         𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎           𝑆 = 18 𝑐𝑚 

Como resultado, se colocan 12 pernos en la luz total de la viga igual a 1,99 m y 

un perno de 5/8” * * 2 1/2” en cada nervadura cumpliéndose además con la separación 

mínima entre pernos la cual serán seis diámetros a lo largo del eje longitudinal de la 

viga, según lo especificado en la sección 9.5.6 del capítulo 9 de la norma peruana RNE 

E.090. Seguidamente en la figura 82 se muestra la disposición de los conectores de 

corte. 

 

Figura 82. Disposición de conectores de corte en losa de entrepiso. Fuente. 

Elaboración propia. 

Diseño de conexión a corte 

Como muestra de cálculo sobre esta conexión se diseña la unión entre la viga 

auxiliar IPE 360 y la viga secundaria IPE 360 del nivel de entrepiso 2 (unión B-28), 

bajo el criterio de conexión simple y la misma será del tipo plancha extrema extendida. 

La viga auxiliar transfiere a la viga secundaria una reacción de 9.681,29 kgf obtenida 

de la combinación de carga más desfavorable como se muestra en la figura 83. 
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Figura 83. Análisis estructural viga auxiliar nivel 2, conexión B-28. Fuente: 

Programa de elementos finitos 

A partir de la reacción obtenida se plantea una conexión tipo aplastamiento según 

lo indicado en la sección 10.3.10a Capitulo 10 de la norma peruana RNE E.090, para 

el diseño se consideran pernos A 325 de diámetro ∅=3/4" (19 mm) con un Piv = 9.604 

kgf, de acuerdo con la tabla 21, la plancha extrema a corte es de la calidad ASTM-A-

36 con Fy = 2.500 kgf/cm2 y Fu = 4.100 kgf/cm2. Así mismo, las características de los 

perfiles a conectar se muestran en la tabla 65. 

Número de pernos: el número de pernos se obtiene aplicando la ecuación (96) a 

continuación. 

𝜂 =
𝑃𝑢

∅ ∗ 𝑃𝑖𝑣 ∗ 𝑛
 (96) 

 

=
9.681,29 𝑘𝑔𝑓

0,75 ∗ 9.604 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1
= 1,34 ≈ 2 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜𝑠 

Ecuación 88. Número de pernos 

Diámetro de los agujeros: se calcula mediante la ecuación (97). 

𝑑𝑎 = 𝑑𝑏 + 3𝑚𝑚 (97) 

= 19 𝑚𝑚 + 3 𝑚𝑚 = 22 𝑚𝑚 

Ecuación 89. Diámetro de los agujeros 
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Dimensiones de la plancha 

El área de la plancha está conformada por las dimensiones del gramil (g) y la 

longitud (Le) las cuales se calculan con las ecuaciones (29) y (30) respectivamente. 

𝑔 = 3 ∗ 𝑑𝑏 = 3 ∗ 19 𝑚𝑚 = 57 𝑚𝑚 →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎      𝑔 = 60 𝑚𝑚 

𝐿𝑒 ≥ 1,5 ∗ 𝑑𝑏 = 1,5 ∗ 19 𝑚𝑚 = 28,50 𝑚𝑚 →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎 40 𝑚𝑚 

Longitud del ángulo de conexión:  

Li = (2 ∗ Le) + g = (2 ∗ 40 mm) + 60 mm = 140 mm 

Espesor de la plancha extrema de corte: se obtiene mediante la ecuación (98). 

𝑡𝑝 ≥
𝑝𝑢

0,4 ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐿
 (98) 

Ecuación 90.Espesor de la plancha extrema de corte 

𝑡𝑝 =
9.681,29 𝑘𝑔𝑓

0,40 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 14 𝑐𝑚

= 0,69 𝑐𝑚 ≈ 8 𝑚𝑚 

Se adopta un espesor de plancha extrema igual a 8 mm, considerando como 

criterio que dicha plancha debe ser como mínimo igual al espesor del ala del perfil más 

desfavorable en la conexión. Seguidamente se verifican las capacidades resistentes 

tanto de los pernos como de las planchas, de acuerdo con las especificaciones de la 

norma peruana RNE E.090 Capítulo 10. 

Capacidad resistente a corte por aplastamiento 

Se calcula mediante la ecuación (33) como se indica. 

 𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝐹𝑣 ∗ 𝐴𝑏 ∗ 𝜂 ∗ 𝑛 = 0,75 ∗ 9.604 ∗ 2 ∗ 1 = 14.406 𝑘𝑔𝑓 

           9.681,29  𝑘𝑔𝑓 < 14.406 𝑘𝑔𝑓                                         𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente de las planchas por aplastamiento 

Se calcula mediante la ecuación 34, para la cual se necesita determinar la 

capacidad resistente teórica, en este caso para 𝐿𝑒 ≥ 1,5 ∗ 𝑑𝑏 y 𝑔 = 3 ∗ 𝑑𝑏  con dos 

pernos en la línea de acción de la fuerza, como criterio se adopta que la deformación 

alrededor de los pernos no es una consideración de diseño entonces Rn se calcula 
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aplicando las siguientes ecuaciones. 

Para el perno más cercano al borde con la ecuación 36: 

𝑅𝑛 = 4 𝑐𝑚 ∗ 0,70 𝑐𝑚 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
≤ 3 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 0.80 𝑐𝑚 ∗ 4.100

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝑅𝑛 = 11.480 𝑘𝑔𝑓 < 18.696 𝑘𝑔𝑓                                                     𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Para los pernos restantes con la ecuación 37: 

𝑅𝑛 = (4 𝑐𝑚 −
1,9 𝑐𝑚 

2
) ∗ 0,70 𝑐𝑚 ∗ 4.100 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
≤ 3 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 080 𝑐𝑚 ∗ 4.100

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝑅𝑛 = 8.753,50 𝑘𝑔𝑓 < 18.696 𝑘𝑔𝑓                                                     𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

El valor de Rn que controla es 8.753,50 Kg para pernos distantes al borde, 

procediendo a chequear la capacidad resistente por aplastamiento 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑝 ∗ 𝑅𝑛 ∗ 𝜂 = 0,75 ∗ 8.753,50 𝑘𝑔𝑓 ∗ 2 = 13.130,25 𝑘𝑔𝑓 

                               9.681,29  𝑘𝑔𝑓 < 13.130,25 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente de las planchas por desgarramiento 

Se calcula mediante la ecuación (40), y requiere determinar 𝐴𝑛𝑣 que es el área 

neta sometida a corte: 

𝑃𝑢  ≤ ∅𝑣 ∗ 0,6 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑣 

𝐴𝑛𝑣 = [𝐿 − (𝑛 − 0,5) ∗ 𝑑𝑎] ∗ 𝑡 = [14 𝑐𝑚 − (2 − 0,5) ∗ 2,2 𝑐𝑚] ∗ 0,80 𝑐𝑚 

𝐴𝑛𝑣 = 8,56 𝑐𝑚
2 

𝑃𝑢  ≤ ∅𝑣 ∗ 0,6 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑣 = 0,75 𝑐𝑚 ∗ 0,60 𝑐𝑚 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 8,56 𝑐𝑚2 

                  9.681,29 𝑘𝑔𝑓 < 15.793,20 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente de las planchas por bloque de corte 

La resistencia de este estado límite se determina por la suma por la resistencia al 

corte en una línea de falla y la resistencia la tracción en un segmento perpendicular. 

Por lo tanto, la resistencia de diseño se calculará por los siguientes mecanismos, siendo 
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el de menor magnitud el que controla la falla. 

Cedencia por corte y fractura por tracción cuando se cumple la ecuación 41, cedencia 

por tracción y fractura por corte cuando se cumple la ecuación 43 

Para realizar esta comparación se calcula el área neta sometida a tracción (𝐴𝑛𝑡) 

y el área total sometida a tracción (𝐴𝑡). 

𝐴𝑛𝑡 = [𝐿𝑒 −
𝑑𝑎
2
] ∗ 𝑡 = [4 𝑐𝑚 −

2,2 𝑐𝑚

2
] ∗ 0,80 𝑐𝑚 = 2,32 𝑐𝑚2 

𝐴𝑡 = 𝐿𝑒 ∗ 𝑡 = 4 𝑐𝑚 ∗ 0,80 𝑐𝑚 = 3,20 𝑐𝑚
2 

Comparando los casos anteriores se tiene:  

𝐴𝑛𝑡 ≥ 0,6 ∗ 𝐴𝑛𝑣    →    2,32 𝑐𝑚
2 ≥ 0,6 ∗ 8,56 𝑐𝑚2   →    2,32 𝑐𝑚2 < 5,14 𝑐𝑚2 

Por lo tanto, el mecanismo que controla la falla es la cedencia por tracción y 

fractura por corte y la capacidad resistente por bloque de corte para este caso está 

definida por la ecuación (44). 

  𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑛 = ∅𝑣 ∗ [0,6 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑣 + 𝐹𝑦 ∗ 𝐴𝑡] 

   9.681,29 𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ [0,6 ∗ 4.100
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 8,56 𝑐𝑚2 +  2.500

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 3,20 𝑐𝑚2 ] 

                       9.681,29 𝑘𝑔𝑓 < 21.793,20 𝑘𝑔𝑓                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Diseño de la soldadura de plancha extrema 

 En el diseño de soldadura se aplicarán las disposiciones de la norma peruana 

RNE E.090 Capítulo 10 sección 10.2.2a. 

Tamaño máximo y mínimo de la soldadura. Para determinar el tamaño mínimo 

de soldadura se hace uso de la tabla 19 tomando un espesor t = 8 mm como el espesor 

de la plancha más gruesa a unir comprendido entre 6,4 a 12,7 mm para un tamaño 

mínimo de soldadura de filete D = 5 mm. En el caso del tamaño máximo, se emplea la 

tabla 18 considerándose t ≥ 6 mm para un tamaño máximo de soldadura como se indica 

a continuación: 
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𝐷𝑚𝑎𝑥 = 𝑡 − 2 𝑚𝑚 = 8 𝑚𝑚− 2 𝑚𝑚 = 6 𝑚𝑚 

Por lo tanto, se adopta como tamaño nominal D = 6 mm. 

Longitud mínima de la soldadura resistente de filete. La longitud efectiva mínima 

de la soldadura diseñadas sobre la base de resistencia no deberá ser menor que cuatro 

veces su tamaño nominal, como se indica a continuación. 

 𝐿𝑚𝑚 ≥ 4𝐷       →        4 ∗ 6 𝑚𝑚 = 24 𝑚𝑚 

Siendo la longitud necesaria para la resistencia por cortante la siguiente:  

𝐿 =  
𝑃

∅𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠
 (99) 

𝐿 =
 9.681,29 𝑘𝑔𝑓 

938,73 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚

= 10,31𝑐𝑚   →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎 11 𝑐𝑚 = 110 𝑚𝑚 

Ecuación 91. Longitud mínima de la soldadura resistente de filete 

Donde ∅v ∗ Rns es la resistencia de diseño por cortante de la soldadura tabulada 

según norma con el valor del tamaño nominal de la soldadura y el tipo de electrodo a 

usar es E7018 con un Fy ≤ 2.900 
kgf

cm2
  según la tabla 20. 

𝐿 > 𝐿𝑚𝑖𝑛         →       110 > 24   ∴     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎       𝐿 = 110 𝑚𝑚 

Capacidad resistente a corte de la soldadura 

Se calcula mediante la ecuación (100) que se indica a continuación. 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠 = ∅𝑣 ∗ 𝐹𝑤 ∗ 𝑡𝑠 ∗ 𝐿 (100) 

Ecuación 92.Capacidad resistente a corte de la soldadura 

Donde los valores de ∅v ∗ Fw y  ts se establecen para electrodo E7018 y D = 6 

mm respectivamente.  

𝑃𝑢 ≤ 2.214 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 0,424 𝑐𝑚 ∗ 11 𝑐𝑚 = 10.326,10 𝑘𝑔𝑓 

         9.681,29 𝑘𝑔𝑓 < 10.326,10 𝑘𝑔𝑓                                    𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente a corte en el área gruesa de los miembros soldados 
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𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠 = 0,54 ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑡 ∗ 𝐿 

𝑃𝑢 ≤ 0,54 ∗ 2.500 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 1,27 𝑐𝑚 ∗ 11 𝑐𝑚 = 18.859,50 𝑘𝑔𝑓 

                     9.681,29 𝑘𝑔𝑓 < 18.859,50  𝑘𝑔𝑓                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Cabe agregar que la capacidad resistente de la soldadura que controla el corte 

simple en la unión es la menor de las calculadas anteriormente, siendo entonces la 

capacidad resistente a corte. 

Capacidad resistente por bloque de corte en los miembros soldados 

Para el chequeo de esta capacidad es necesario determinar el área neta a tracción 

como se indica a continuación y posteriormente verificar los dos mecanismos de falla 

para esta capacidad. Entonces el área neta a tracción es: 

𝐴𝑛𝑡 = 0,75 ∗ 𝐴𝑣 = 0,75 ∗ 𝑙 ∗ 𝑡 = 0,75 ∗ 11 𝑐𝑚 ∗ 1,27 𝑐𝑚 = 10,48 𝑐𝑚
2 

Cedencia por corte y fractura por tracción con la ecuación 44: 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑐 = ∅𝑣 ∗ [𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑡 + 0,6 ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐴𝑣] 

𝑃𝑢 ≤ 0,75 ∗ [4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 10,48 𝑐𝑚2 + 0,6 ∗ 2.500 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 13,97𝑐𝑚2] 

     9.681,29 𝑘𝑔𝑓 𝑘𝑔𝑓 < 47.942,25 𝑘𝑔𝑓                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Cedencia por tracción y fractura por corte cuando 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑐 = ∅𝑣 ∗ [0,6 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑣 + 𝐹𝑦 ∗ 𝐴𝑛𝑡] 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑐 = 0,75 ∗ [0,6 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 13,97 𝑐𝑚2 +  2.500 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 10,48 𝑐𝑚2] 

         9.681,29 𝑘𝑔𝑓 < 45.424,65 𝑘𝑔𝑓                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Por consiguiente, se concluye que la conexión diseñada es resistente ante las 

solicitaciones. Finalmente, en la figura 84 se detalla la plancha extrema corte y 

conexión a corte de los perfiles estructurales estudiados. 
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Figura 84. Detalle conexión a corte. Fuente. Elaboración propia 

Diseño de conexión a momento. 

La conexión rígida para los pórticos de la edificación se realiza bajo el diseño de 

plancha extrema de cabeza considerando los efectos de apalancamiento. Como muestra 

de cálculo en este tipo de unión a momento se realiza la conexión entre la viga principal 

IPE 360 y la columna HEB 400 del pórtico I en el nivel 1 con las solicitaciones de la 

combinación de cargas más desfavorable. Las solicitaciones son las siguientes Vu =

9.943,19 kgf y Mu = 12.980,59 kgf y se muestran en la figura 84 

 

Figura 85. Análisis estructural viga principal nivel 1 pórtico I, conexión B-27. 

Fuente. Programa de elementos finitos. 
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De acuerdo con las solicitaciones obtenidas del análisis estructural para la viga a 

conectar, se plantea una conexión tipo aplastamiento con pernos A 325 de diámetro 

∅ =
7

8
” (22 mm) y la calidad de la plancha extrema de cabeza es ASTM-A-36 con Fy 

= 2.500 kgf/cm2 y Fu = 4.100 kgf/cm2. Así mismo las características de los perfiles a 

conectar se muestran en la tabla 58. 

La ubicación de los pernos en la plancha de cabeza se toma como la planteada en 

el esquema de la figura 21 mostrada anteriormente ya que al ubicar los pernos 

simétricamente próximos al ala de tracción de la viga se evitan excentricidades con 

relación a las fuerzas actuantes, así mismo se puede adoptar las distancias y 

dimensiones recomendadas en la misma figura.  

Dimensiones en la plancha de cabeza y características del perno. 

𝑎 = 40 𝑚𝑚          𝑏 = 50 𝑚𝑚          𝑔 = 140 𝑚𝑚 

𝑐 = 𝑏 + 𝑡𝑓 = 50 𝑚𝑚 + 11,50 𝑚𝑚 = 61,50 𝑚𝑚        𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎:     62 𝑚𝑚 

𝑛1 = 30 𝑐𝑚                   𝑝𝑎𝑟𝑎            𝑑 > 30 𝑐𝑚 

Longitud tributaria por cada perno 

L´ = a + b +
tf
2
= 40 mm+ 50 mm+

12,70 mm

2
= 96,35 mm 

Características de los pernos de diámetro ∅ =
7

8
”. De acuerdo con sus 

capacidades resistentes con lo indicado en las tablas 12, 13 y 14a estas son: 

𝑑𝑏 = 22 𝑚𝑚         𝑑𝑎 =  𝑑𝑏 + 3 𝑚𝑚 = 25 𝑚𝑚 

 Capacidad nominal a tracción: 𝐹𝑡 = 6.330 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

 Capacidad nominal a corte: 𝐹𝑉 = 3.370 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2 

 Capacidad resistente por aplastamiento: 𝑃𝑖𝑣 = 13.072 𝑘𝑔𝑓     

 Esfuerzo límite a tracción:  𝑇𝑏 = 17.700 𝑘𝑔𝑓 

 Área del perno ∅ =
7

8
”: 𝐴𝑏 = 3,879 𝑐𝑚

2 
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Fuerza a tracción que transmite el ala de la viga a la columna 

𝑃𝑎𝑓 =
𝑀

𝑑 − 𝑡𝑓
=
10.204,32 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

33 𝑐𝑚 − 1,27 𝑐𝑚
= 37.375,73 𝑘𝑔𝑓 

Fuerza a tracción en cada perno en la zona superior 

𝑇 =
𝑃𝑎𝑓
𝑛
=
37.375,73 𝑘𝑔𝑓

4
= 9.343,93 𝑘𝑔𝑓 

         𝑇 < 𝑇𝑏      →      9.343,93 𝑘𝑔𝑓 < 17.700 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Esfuerzo de corte en los pernos 

𝐹𝑣 =
𝑉𝑢

𝑛 ∗ 𝐴𝑏
=
9.943,19 𝑘𝑔𝑓

4 ∗ 3,879 𝑐𝑚2
= 640,83 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

                         𝐹𝑣 < 𝐹𝑉      →      640,83 𝑘𝑔𝑓 < 3.370 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad por corte y aplastamiento en los pernos 

Según tabla 14: 

𝑓𝑡 = 8.230 − (1,9 ∗ 𝐹𝑣) ≤ 𝐹𝑡 

𝑓𝑡 = 8.230 − (1,9 ∗ 640,83
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
) < 6.330 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

7.102,42 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
> 6.330 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
         ∴        𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎     𝑓𝑡 = 6.330 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

Capacidad resistente límite a tracción de los pernos 

∅𝑅𝑡 = 0,75 ∗ 𝑓𝑡 ∗ 𝐴𝑏 ∗ 𝑛 ≥ 𝑃𝑎𝑓  

∅𝑅𝑡 = 0,75 ∗ 6.330 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 3,879 𝑐𝑚2 ∗ 4 = 77.153,31 𝑘𝑔𝑓 

                 77.153,31 𝑘𝑔𝑓 > 37.375,73  𝑘𝑔𝑓                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Espesor de la plancha de cabeza 

Para determinar el espesor de la plancha se emplea la tabla 16 seleccionando el 

caso (b), entonces el espesor de la plancha (𝑡𝑝) y el ancho efectivo (𝑏𝑝𝑒𝑓) es: 

𝑡𝑝 = 1,2 ∗ 𝑑𝑏 = 1,2 ∗ (22 𝑚𝑚) = 26,40 𝑚𝑚                    𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎                  27 𝑚𝑚 
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𝑏𝑝𝑒𝑓 ≥ 𝑏𝑓 + 2,54 𝑐𝑚 = 17 𝑐𝑚 + 2,54 𝑐𝑚 = 19,54 𝑐𝑚             𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎         20 𝑐𝑚 

∴  𝐿𝑒 ≥ 1,5 ∗ 𝑑𝑏 = 1,5 ∗ 2,2 𝑐𝑚 = 3,3 𝑐𝑚      𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎     3,5 𝑐𝑚 

separacion transversal entre pernos:                            𝑠 = 14 𝑐𝑚 

Diagrama del efecto palanca 

Para calcular los momentos críticos en la plancha extrema de cabeza se hace uso 

del diagrama de la figura 20 mostrada en las bases teóricas del presente proyecto. Por 

lo tanto, para determinar el valor de Q (fuerza de palanca) se emplea la ecuación (101) 

siendo (F) la fuerza de tracción en cada conector. Posteriormente la fuerza T se calcula 

de acuerdo lo indicado en la figura 24 para finalmente obtener los momentos críticos 

de la plancha de cabeza con el empleo de las ecuaciones (44) y (45). 

𝑄 = [
100 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑𝑏

2 − 18 ∗ 𝐿´ ∗ 𝑡𝑝
2

70 ∗ 𝑎 ∗ 𝑑𝑏
2 − 21 ∗ 𝐿´ ∗ 𝑡𝑝

2
] ∗ 𝐹 

 

(101) 

Ecuación 93. fuerza de palanca 

𝑄 = [
100 ∗ 5 𝑐𝑚 ∗ (2,2 𝑐𝑚)2 − 18 ∗ 9,63 𝑐𝑚 ∗ (2,7 𝑐𝑚)2

70 ∗ 4 𝑐𝑚 ∗ (2,2 𝑐𝑚)2 + 21 ∗ 9,63 𝑐𝑚 ∗ (2,7 𝑐𝑚)2
] ∗ 9.343,93𝑘𝑔𝑓 

𝑄 = 3.818,71 𝑘𝑔𝑓 

𝑇 = 𝐹 + 𝑄 = 9.343,93 𝑘𝑔𝑓 + 3.818,71 𝑘𝑔𝑓 = 13.162,64 𝑘𝑔𝑓 

Los momentos críticos de la plancha de cabeza vienen determinados por las 

siguientes ecuaciones 

𝑀1 = 𝑄 ∗ 𝑎 (102) 

= 3.818,71 𝑘𝑔𝑓 ∗ 4 𝑐𝑚 = 15.274,84 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 

Ecuación 94. momento crítico de la plancha de cabeza 1 

 

𝑀2 = (𝑄 ∗ (𝑎 + 𝑏)) − (𝑇 ∗ 𝑏) 
(103) 



 

 

181 

 

= (3.818,71 𝑘𝑔𝑓 ∗ 9 𝑐𝑚) − (13.162,64 𝑘𝑔𝑓 ∗ 5 𝑐𝑚) = 31.444,81 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 

Ecuación 95. Momento crítico de la plancha de cabeza 2 

El momento que controla el diseño es el momento (M2), por consiguiente, se 

halla el espesor requerido de la plancha de cabeza mediante la ecuación (104). 

𝑡𝑝 ≥ √
4 ∗ 𝑀𝑐𝑟𝑖𝑡𝑖𝑐𝑜
∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑏𝑝𝑒𝑓

 (104) 

Ecuación 96. Momento que controla el diseño 

√
4 ∗ 31.444,81 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚

0,90 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 20 𝑐𝑚

= 1,67 𝑐𝑚 ∴ 𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎 1,9 𝑐𝑚      

Capacidad al aplastamiento en la plancha de cabeza o ala de la columna. 

𝑉𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑎 ∗ 𝜂 (105) 

Ecuación 97.Capacidad al aplastamiento en la plancha de cabeza o ala de la columna 

 0,75 ∗ 41.131,20
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 4 = 123.393,60 𝑘𝑔𝑓 

𝑅𝑎 = 2,4 ∗  𝑑𝑏 ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑤 = 2,4 ∗ 2,2 𝑐𝑚 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 41.131,20

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  

                9.943,19 𝑘𝑔𝑓 < 123.393,60 𝑘𝑔𝑓                                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente por bloque de corte en plancha extrema o ala de columna 

Caso (1): Cedencia por corte y fractura por tracción. 

𝐿 = (2 ∗ 𝐿𝑒) + 𝑔 = (2 ∗ 4 𝑐𝑚) + 7 𝑐𝑚 = 15 𝑐𝑚 

𝐴𝑛𝑡 ≥ 0,60 ∗ 𝐴𝑛𝑣 

𝐴𝑛𝑣 = [𝐿 − (𝑛 − 0,5) ∗ 𝑑𝑎] ∗ 𝑡𝑝 = [15 𝑐𝑚− (2 − 0,5) ∗ 2,5 𝑐𝑚] ∗ 1,9 𝑐𝑚

= 21,38 𝑐𝑚2 

𝐴𝑛𝑡 = [𝐿𝑒 −
𝑑𝑎
2
] ∗ 𝑡𝑝 = [4 𝑐𝑚 −

2,5 𝑐𝑚

2
] ∗ 1,9 𝑐𝑚 = 5,23 𝑐𝑚2 
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𝐴𝑡 = 𝐿𝑒 ∗ 𝑡𝑝 = 4 𝑐𝑚 ∗ 1,9 𝑐𝑚 = 7,60 𝑐𝑚
2 

𝑔 = 3 ∗ 𝑑𝑏 = 3 ∗ 2,2 𝑐𝑚 = 6,6 𝑐𝑚     →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎      𝑔 = 7 𝑐𝑚 

𝐿 = (2 ∗ 𝐿𝑒) + 𝑔 = (2 ∗ 4 𝑐𝑚) + 7 𝑐𝑚 = 15 𝑐𝑚 

Comparando:  

𝐴𝑛𝑡 ≥ 0,60 ∗ 𝐴𝑛𝑣     →     5,23 𝑐𝑚
2 < 12,83 𝑐𝑚2 

En consecuencia, como no se cumple la verificación anterior, el mecanismo de 

falla en el caso (2) cedencia por tracción y fractura por corte, en este caso la capacidad 

resistente está dada por la ecuación (44). 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑐 = ∅𝑣 ∗ [0,60 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑣 + 𝐹𝑦 ∗ 𝐴𝑡] 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑐 = 0,75 ∗ [0,60 ∗ 4.100
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 21,38 𝑐𝑚2 + 2.500

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 7,60 𝑐𝑚2] 

                 9.943,19 𝑘𝑔𝑓 < 53.696,10 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Cabe resaltar que por ser la plancha simétrica con respecto a los agujeros cada 

extremo de la plancha soporta la mitad del corte total. 

Diseño de la soldadura de la viga a la plancha de cabeza. 

Tamaño máximo y mínimo de la soldadura 

Con el empleo de las tablas 18 y 19 se obtiene: 

𝐷𝑚𝑖𝑛 = 6 𝑚𝑚                     Para un espesor de plancha igual a 19 mm (3/4”). 

𝐷𝑚𝑎𝑥 = 𝑡 − 2 𝑚𝑚 = 19 𝑚𝑚 − 2 𝑚𝑚 = 17 𝑚𝑚 

Proceso de arco mecánico 

𝑡𝑠 = 0,707 ∗ 𝐷 = 0,707 ∗ 6 𝑚𝑚 = 4,242 𝑚𝑚 

Longitud del cordón de soldadura 

La soldadura debe realizarse en el alma del perfil a conectar con la plancha de 

cabeza y su longitud es el menor de los valores siguientes. 

  
𝐿1 =

𝑑

2
− 𝑡𝑓  

(106) 
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Ecuación 98. Longitud del cordón de soldadura 

𝐿1 =
𝑑

2
− 𝑡𝑓 =

36 𝑐𝑚

2
− 1,27 𝑐𝑚 = 16,73 𝑐𝑚 

𝐿2 = 𝑑 − 𝑐 − 2 ∗ 𝑡𝑓  (107) 

𝐿2 = 𝑑 − 𝑐 − 2 ∗ 𝑡𝑓 = 36 𝑐𝑚 − 6,5 𝑐𝑚 − (2 − 1,27 𝑐𝑚) = 28,77𝑐𝑚 

Ecuación 99. Longitud del cordón de soldadura 2 

La longitud del cordón de soldadura es 16,73 cm y el electrodo a usar es E7018 

por su compatibilidad con el acero de la calidad ASTM-A-36 según la tabla 20. 

 

Longitud necesaria de la soldadura para la resistencia por cortante. 

Se calcula mediante la siguiente expresión donde el valor de ϕv ∗ Rns es la 

resistencia de diseño por cortante para un tamaño de soldadura D=6mm. 

𝐿 =
𝑃

𝜙𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠
=
9.943,19 𝑘𝑔𝑓

938,73
= 10,59 𝑐𝑚 

Por lo tanto, se adopta una longitud de cordón para el alma de la viga igual a 11 

cm con un espesor D = 6 mm. 

Longitud del cordón de soldadura en el ala a tracción 

𝐿 = 2 ∗ 𝑏𝑓 + 2 ∗ 𝑡𝑓 − 𝑡𝑤 (108) 

2 ∗ 17 𝑐𝑚 + 2 ∗ 1,27 𝑐𝑚 − 0,80 𝑐𝑚 = 35,74 𝑐𝑚 

Ecuación 100. Longitud del cordón de soldadura en el ala a tracción 

Espesor mínimo nominal requerido. 

𝐷 ≥
𝑃𝑎𝑓

0,707 ∗ ∅ ∗ 𝑓𝑤 ∗ 𝐿
 

(109) 

𝐷 ≥
𝑃𝑎𝑓

0,707 ∗ ∅ ∗ 𝑓𝑤 ∗ 𝐿
=

37.375,73  𝑘𝑔𝑓

0,707 ∗ 2.214 ∗ 35,74 𝑐𝑚
= 0,67 𝑐𝑚 ≈ 0,70 𝑐𝑚 

Ecuación 101. Espesor mínimo nominal requerido 

Como resultado de los cálculos anteriores el espesor de la soldadura es D =7 mm 

para toda el ala traccionada del perfil y para el ala a compresión el espesor es D = 6mm. 
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Cabe agregar que en la parte inferior de la plancha se colocan dos pernos de 7/8” para 

mantener la viga en su posición de equilibrio. Por otra parte, para garantizar que la 

conexión sea segura se hace necesario verificar los siguientes estados límites de 

resistencia de la columna con respecto a las fuerzas concentradas y fatiga de acuerdo 

con las especificaciones que indica la norma peruana RNE E.090 capítulo 11 sección 

11.1. 

Cedencia local del alma. 

∅𝑅𝑎 = ∅(2,5 ∗ 𝑑𝑓 + 𝑡𝑓𝑏) ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝑡𝑤𝑐 ≥ 𝑃𝑎𝑓  (110) 

Ecuación 102.Cedencia local del alma 

Dónde:                  𝑑𝑓 = 𝑡𝑓𝑐 + 𝑡𝑤𝑐 = 2,4 𝑐𝑚 + 1,35 𝑐𝑚 = 3,75 𝑐𝑚 

∅𝑅𝑎 = 1 ∗ (2,5 ∗ 3,75 𝑐𝑚 + 2,4 𝑐𝑚) ∗ 2.500
 𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 1,35 𝑐𝑚 ≥ 𝑃𝑎𝑓  

                             39.740,63 𝑘𝑔𝑓 > 37.375,73 𝑘𝑔𝑓                                   𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo en compresión del alma de la columna. 

∅ ∗ 𝑅𝑡 =
10765 ∗ 𝑡𝑤𝑐

3 ∗ √𝐹𝑦𝑤

ℎ
≥ 𝑃𝑎𝑓 

(111) 

Ecuación 103.Pandeo en compresión del alma de la columna 

∅ ∗ 𝑅𝑡 =
10765 ∗ (1,35 𝑐𝑚)3 ∗ √2.500

 𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

(40 𝑐𝑚 − 2 ∗ 2,4 𝑐𝑚)
= 37.622,07 𝑘𝑔𝑓 

                                               37.622,07 𝑘𝑔𝑓 > 37.375,73 𝑘𝑔𝑓                           𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Flexión local del ala. 

∅ ∗ 𝑅𝑡 = ∅ ∗ 6,25 ∗ 𝑡𝑓𝑐
2 ∗ 𝐹𝑦 ≥ 𝑃𝑎𝑓 (112) 

Ecuación 104. Flexión local del ala 

∅ ∗ 𝑅𝑡 = 0,90 ∗ 6,25 ∗ (2,4 𝑐𝑚)
2 ∗ 2.500

 𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 81.000 𝑘𝑔𝑓  

                                              81.000 𝑘𝑔𝑓 > 37.375,73 𝑘𝑔𝑓                                 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Aplastamiento del alma 

Cuando la fuerza concentrada de compresión a ser resistida es aplicada a una 
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distancia del extremo del elemento menor a d/2, se tiene: 

𝑑𝑟
𝑑
< 0,2 

(113) 

Ecuación 105. Distancia del Aplastamiento del alma 

 

 

𝑑𝑟
𝑑
< 0,2        →         

1,27 𝑐𝑚

40 𝑐𝑚
= 0,0318       →         0,0318 < 0,2                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

∅ ∗ 𝑅𝑡 =∗ 𝑡𝑤
2 ∗ [1 + 3 ∗ (

𝑑𝑟
𝑑
) ∗ (

𝑡𝑤𝑐
𝑡𝑓𝑐
)

1,5

] ∗ √
𝐹𝑦 ∗ 𝑡𝑓𝑐
𝑡𝑤𝑐

≥ 𝑃𝑎𝑓 

(114) 

Ecuación 106. Pandeo en compresión del aplastamiento del  alma 

𝑅𝑡 = 0,75 ∗ (1,35 𝑐𝑚 )
2 ∗ [1 + 3 ∗ 0,0318 ∗ (

1,35

2,40
)

1,5

]

∗ √
2,1 ∗ 106 ∗

 𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 2.500

 𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 2,4 𝑐𝑚

1,35 𝑐𝑚
≥ 𝑃𝑢 

                                           137.367,38 𝑘𝑔𝑓 > 37.375,73 𝑘𝑔𝑓                               𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Pandeo lateral del alma de la viga. 

El estado límite de agotamiento resistente por pandeo lateral del alma se verifica 

cuando se aplican fuerzas concentradas simples en el alma comprimida de la viga. Si 

el ala en compresión está restringida contra rotación, se debe cumplir: 

(
ℎ

𝑡𝑤𝑐
) (

𝐿

𝑏𝑓𝑐
)⁄ ≤ 2,3 (115) 

Ecuación 107. Estado límite de agotamiento del alma de la viga 

Donde              ℎ = 𝑑 − 2 ∗ 𝑡𝑓𝑐 = 40 𝑐𝑚 − 2 ∗ 2,4 𝑐𝑚 = 35,20 𝑐𝑚 

         (
35,20 𝑐𝑚

1,35 𝑐𝑚
) (

350 𝑐𝑚

30 𝑐𝑚
)⁄ ≤ 2,3        →         2,23 < 2,3                           𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

∅ ∗ 𝑅𝑡 =
∅ ∗ 𝐶𝑡 ∗ (𝑡𝑤𝑐)

2 ∗ 𝑡𝑓𝑐
ℎ2

∗ [1 + 0,4 ∗ (
ℎ

𝑡𝑤𝑐

𝐿

𝑏𝑓𝑐
⁄ )

3

] ≥ 𝑃𝑢 (116) 
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Ecuación 108.. Pandeo lateral del alma de la viga 

∅ ∗ 𝑅𝑡 =
0,85 ∗ 3,31𝑥106

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ (1,35 𝑐𝑚)

2 ∗ 2,4 𝑐𝑚

(35,20 𝑐𝑚)2
∗ [1 + 0,4 ∗ (2,23)3] ≥ 𝑃𝑢 

                                                        1.900.415,86 𝑘𝑔𝑓 > 𝑃𝑢                                       𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

A continuación, se muestra en la figura 85 el detalle de plancha de cabeza y de 

la conexión a momento de los elementos estructurales en estudio. 

 

Figura 86. Conexión a momento. Fuente. Elaboración propia. 

Diseño de plancha de nodo 

La conexión a tracción debe soportar una carga factorizada Nu = 27.321,69 kgf 

obtenida por la combinación de cargas más desfavorable. En consecuencia, se plantea 

una conexión para un perfil estructural de arriostramiento HEB 180 con las siguientes 

características: A = 65,30 cm2, d = 18 cm y tw = 0,85 cm. Los pernos de la conexión 

son A 325 de diámetro ∅ =
5

8
” (16 mm) con un Piv = 6669 kgf según la tabla 13. La 

plancha de nodo es de la calidad ASTM-A-36 con Fy = 2.500 kgf/cm2 y Fu = 4.100 

kgf/cm2. 
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Figura 87.Análisis estructural nodo de la columna C6 con arriostramiento de 

HEB 180. Fuente. Elaboración propia 

Número de pernos 

𝜂 =
𝑃𝑢

∅ ∗ 𝑃𝑖𝑣 ∗ 𝑛
=

27.321,69  𝑘𝑔𝑓

0,75 ∗ 6669 𝑘𝑔𝑓 ∗ 1
= 5,46 ≈ 6 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜𝑠 

Diámetro de los agujeros 

𝑑𝑎 = 𝑑𝑏 + 3𝑚𝑚 = 16 𝑚𝑚 + 3 𝑚𝑚 = 19 𝑚𝑚 

Dimensiones de la plancha nodo 

Están conformadas por la longitud del gramil (g) y la longitud (Le) las cuales se 

calculan con las ecuaciones (29) y (30) respectivamente. 

𝑔 = 3 ∗ 𝑑𝑏 = 3 ∗ 16 𝑚𝑚 = 48 𝑚𝑚    →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎      𝑔 = 50 𝑚𝑚 

𝐿𝑒 ≥ 1,5 ∗ 𝑑𝑏 = 1,5 ∗ 16 𝑚𝑚 = 24 𝑚𝑚 →     𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎 30 𝑚𝑚 

Capacidad resistente a tracción en el área gruesa del perfil 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑡 ∗ 𝑁𝑡 = ∅𝑡 ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐴 

∅𝑡 ∗ 𝑁𝑡 = 0,90 ∗ 2.500 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 65,30 𝑐𝑚2 = 146.925 𝑘𝑔𝑓 
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      27.321,69 𝑘𝑔𝑓 < 146.925 𝑘𝑔𝑓                                      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Área neta de la conexión 

𝐴𝑛 = 𝐴 − 𝐴𝑎𝑔𝑢𝑗𝑒𝑟𝑜𝑠 = 𝐴 − (𝑛 ∗ 𝑑𝑎 ∗ 𝑡𝑤) 

𝐴𝑛 = 65,30 𝑐𝑚
2 − (2 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 0,85 𝑐𝑚) = 62,07 𝑐𝑚2 

Se considera que el área neta crítica no excederá el 85% del área gruesa de la 

sección transversal, por lo tanto: 

𝐴𝑛 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 = 0,85 ∗ 𝐴𝑛 

62,07 𝑐𝑚2 ≤ 0,85 ∗ 62,07 𝑐𝑚2      →      62,07 𝑐𝑚2 > 52,76 𝑐𝑚2           𝑁𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒.  

En consecuencia, se adopta el área neta como 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 = 52,76 𝑐𝑚
2 y la 

capacidad resistente a tracción en el área efectiva del perfil es: 

𝐴𝑒 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 ∗ 𝐶𝑡 

𝐴𝑒 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 ∗ 𝐶𝑡 = 52,76 𝑐𝑚
2 ∗ 0,85 = 44,85 𝑐𝑚2 

Donde 𝐶𝑡 = 0,85 para conexión larga. 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑡 ∗ 𝑁𝑡 = ∅𝑡 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑒 

27.321,69  𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 ∗ 44,85 𝑐𝑚2 

                                          27.321,69 𝑘𝑔𝑓 < 137.913,75 𝑘𝑔𝑓                               𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente a corte por aplastamiento en los pernos de la conexión 

Empleando la siguiente ecuación se obtiene: 

 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑃𝑖𝑣 ∗ 𝜂 ∗ 𝑛 

𝑃𝑢 ≤ 0,75 ∗ 6669 𝑘𝑔𝑓 ∗ 6 ∗ 1 

                                          27.321,69  𝑘𝑔𝑓 < 30.010,50 𝑘𝑔𝑓                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente del perfil o plancha por aplastamiento 

Como criterio se asume que la plancha de nodo tiene dimensiones suficientes 
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como para no controlar el diseño, de modo que este estado límite se verifica en el perfil 

por ser la condición más desfavorable, además se considera que la deformación 

alrededor de los pernos no es una consideración de diseño entonces Rn se calcula 

aplicando las ecuaciones (36) y (37). 

Para pernos cerca del borde:  𝑅𝑛 = 𝐿𝑒 ∗ 𝑡 ∗ 𝐹𝑢 ≤ 3 ∗ 𝑑𝑏 ∗ 𝑡 ∗ 𝐹𝑢 

𝑅𝑛 = 3 𝑐𝑚 ∗ 0,85 𝑐𝑚 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
≤ 3 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 0,85 𝑐𝑚 ∗ 4.100

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝑅𝑛 = 10.455 𝑘𝑔𝑓 < 19.864,50 𝑘𝑔𝑓   →    𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 ∴    𝑅𝑛 = 10.455 𝑘𝑔𝑓  

Para el resto de los pernos:  𝑅𝑛 = (𝑔 − 0,5𝑑𝑏) ∗ 𝑡 ∗ 𝐹𝑢 ≤ 3 ∗ 𝑑𝑏 ∗ 𝑡 ∗ 𝐹𝑢 

𝑅𝑛 = (5 𝑐𝑚 − 0,5 ∗ 1,9 𝑐𝑚) ∗ 0,85 𝑐𝑚 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2

≤ 3 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 0,85 𝑐𝑚 ∗ 4.100
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝑅𝑛 = 14.114,25 𝑘𝑔𝑓 < 19.864,50 𝑘𝑔𝑓   →    𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 ∴    𝑅𝑛 = 14.114,25 𝑘𝑔𝑓 

En consecuencia, el valor de Rn que controla la capacidad resistente es 10.455 

kgf para pernos cercanos al borde. La capacidad resistente por aplastamiento del perfil 

según la ecuación (34) es:  

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑝 ∗ 𝑅𝑛 ∗ 𝜂 

27.321,69   𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ 10.455 𝑘𝑔𝑓 ∗ 6 

                     27.321,69    𝑘𝑔𝑓 < 47.047,50 𝑘𝑔𝑓                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Capacidad resistente por bloque de corte 

Esta capacidad está determinada por los siguientes casos de falla: 

Cedencia por corte y fractura por tracción cuando:   𝐴𝑛𝑡 ≥ 0,6 ∗ 𝐴𝑛𝑣 

Cedencia por tracción y fractura por corte cuando:   𝐴𝑛𝑡 < 𝐴𝑛𝑣 

Para determinar cuál es el mecanismo de falla se comparan las condiciones 

anteriores, para ello se determina el área neta sometida a tracción y el área neta 

sometida a corte. 
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Área neta sometida a tracción 

𝐴𝑛𝑡 = [𝐿𝑒 −
𝑑𝑎
2
] ∗ 𝑡 = [3 𝑐𝑚 −

1,9 𝑐𝑚

2
] ∗ 0,85 𝑐𝑚 = 1,74 𝑐𝑚2 

𝐴𝑡 = 𝐿𝑒 ∗ 𝑡 = 3 𝑐𝑚 ∗ 0,85 𝑐𝑚 = 2,55 𝑐𝑚
2 

Área sometida a corte 

𝐴𝑛𝑣 = [𝐿 − (𝑛 − 0,5) ∗ 𝑑𝑎] ∗ 𝑡 = [13 𝑐𝑚 − (3 − 0,5) ∗ 1,9 𝑐𝑚] ∗ 0,85 𝑐𝑚 ∗ 2 

𝐴𝑛𝑣 = 14,03 𝑐𝑚
2 

Siendo 𝐿 =  (1 ∗ 𝐿𝑒) + 2𝑔 = (1 ∗ 30 𝑚𝑚) + 2 ∗ 50 𝑚𝑚 = 130 𝑚𝑚  

Comparando 

𝐴𝑛𝑡 ≥ 0,6 ∗ 𝐴𝑛𝑣    →    1,74 𝑐𝑚
2 ≥ 0,6 ∗ 14,03 𝑐𝑚2    →    1,74 𝑐𝑚2 < 8,42 𝑐𝑚2 

Se concluye que el mecanismo de falla que controla es el caso (2) “cedencia por 

tracción y fractura por corte”, en este caso la capacidad resistente está definida por la 

ecuación (42). 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑣 ∗ 𝑅𝑏𝑠 = ∅𝑣 ∗ [0,6 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑛𝑣 + 𝐹𝑦 ∗ 𝐴𝑡] 

27.321,69   𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ [0,6 ∗ 4.100
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 14,03 𝑐𝑚2 +  2.500

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 2,55 𝑐𝑚2 ] 

              27.321,69   𝑘𝑔𝑓 < 30.666,60 𝑘𝑔𝑓                              𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Por lo tanto, la conexión diseñada cumple con los estados de resistencia límites 

para ser segura. A continuación, se muestra en la figura 86 el detalle de la conexión en 

los arriostramientos en los pórticos I y J en dirección del eje X. 
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Figura 88. Conexión a tracción perfil HEB 180. Fuente. Elaboración propia. 

El diseño de la plancha nodo se realiza en fractura por corte, adoptándose 

inicialmente un espesor de plancha de 1 cm y las siguientes dimensiones en la zona de 

conexión con el perfil, L = 13 cm y B = 12 cm. 

Área neta en la conexión 

𝐴𝑛 = 𝐴 − 𝐴𝑎𝑔𝑢𝑗𝑒𝑟𝑜𝑠 = 𝐴 − (𝑛 ∗ 𝑑𝑎 ∗ 𝑡) 

𝐴𝑛 = 12 𝑐𝑚 ∗ 1 𝑐𝑚 − (2 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 1 𝑐𝑚) = 8,20 𝑐𝑚
2  

𝐴𝑛 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 = 0,85 ∗ 𝐴𝑛 = 0,85 ∗ 8,20 𝑐𝑚
2 =  10,20 𝑐𝑚2 

                          𝐴𝑛 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎       →       8,20 𝑐𝑚
2 < 10,20 𝑐𝑚2                           𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Se adopta como área neta crítica Acrítica = 8,20 cm
2 y la capacidad resistente a 

tracción en el área efectiva del perfil por fractura se define como: 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑡 ∗ 𝑁𝑡 = ∅𝑡 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑒 

𝐴𝑒 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 ∗ 𝐶𝑡 = 8,20 𝑐𝑚
2 ∗ 0,85 = 6,97 𝑐𝑚2 

27.321,69 𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 6,97 𝑐𝑚2 

                                 27.321,69  𝑘𝑔𝑓 > 21.432,75 𝑘𝑔𝑓        ∴                        𝑁𝑜 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Nueva área neta en la conexión:  

𝐴𝑛 = 𝐴 − 𝐴𝑎𝑔𝑢𝑗𝑒𝑟𝑜𝑠 = 12 𝑐𝑚 ∗ 1,5 𝑐𝑚 − (2 ∗ 1,9 𝑐𝑚 ∗ 1,5 𝑐𝑚) = 12,30 𝑐𝑚
2  

𝐴𝑛 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 = 0,85 ∗ 12 𝑐𝑚 ∗ 1,5 𝑐𝑚 =  15,30 𝑐𝑚
2 

                           𝐴𝑛 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎       →     12,30 𝑐𝑚
2 < 15,30 𝑐𝑚2                         𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 
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Área efectiva: 

𝐴𝑒 ≤ 𝐴𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 ∗ 𝐶𝑡 = 12,30 𝑐𝑚
2 ∗ 0,85 = 10,46 𝑐𝑚2 

La capacidad resistente a tracción en el área efectiva es 

𝑃𝑢 ≤ ∅𝑡 ∗ 𝑁𝑡 = ∅𝑡 ∗ 𝐹𝑢 ∗ 𝐴𝑒 

27.321,69  𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ 4.100 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 ∗ 10,46 𝑐𝑚2 

                                          27.321,69  𝑘𝑔𝑓 < 32.164,50 𝑘𝑔𝑓                                  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Una vez verificadas las capacidades resistentes de la conexión, se concluye que 

todas las planchas de nodo para los arriostramientos HEB 180 necesarios en la 

edificación son de 1,5 cm de espesor y de dimensiones anteriormente indicadas. En la 

figura 87 se puede apreciar el detalle de la plancha nodo en la conexión del perfil 

estructural en estudio. 

 

 

Figura 89. Plancha de nodo en arriostramiento. Fuente. Elaboración propia. 

Diseño de plancha base en columnas. 

En el cálculo de la plancha base se toma como ejemplo las solicitaciones más 

desfavorables con la combinación de carga 1,2CP+0,5CV+SDX en la base de la 

edificación siendo estas las pertenecientes a la columna ubicada en la intersección del 

eje J con el eje 6 correspondiente a la restricción 26, la cual se muestra en la figura 88. 

Esta restricción tiene las siguientes solicitaciones: Nu = 145.278,56 kgf, Vu = 

32.081,15 kgf, y Mu = 66.709,35 kgf.m. 
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El primer dimensionado de la plancha base se logra asignando valores iniciales a 

los lados B y C hasta lograr un valor mínimo de área que permita colocar con 

comodidad los pernos de anclaje en la base y verificando que no supere el esfuerzo 

admisible de concreto. Estas dimensiones se muestran de forma esquemática en la 

figura 22 de las bases teóricas del presente proyecto. 

 

90. Figura 88. Restricciones en la base de la edificación. Fuente. Programa de 

elementos finitos. 

Dimensiones de la plancha base.  

𝐶 ≥ 𝑑 + 2 ∗ 𝑟𝑒𝑐𝑢𝑏𝑟𝑖𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 

𝐶 ≥ 40 𝑐𝑚 + 2 ∗ 5 𝑐𝑚 = 50 𝑐𝑚             ∴           𝑠𝑒 𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎                  𝐶 = 50 𝑐𝑚 

𝐵 ≥ 𝑏𝑓 + 2 ∗ 𝑟𝑒𝑐𝑢𝑏𝑟𝑖𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 

𝐵 ≥ 30 𝑐𝑚 + 2 ∗ 5 𝑐𝑚 = 40 𝑐𝑚             ∴           𝑠𝑒 𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎                  𝐵 = 40 𝑐𝑚 

𝑛 =
𝐵 − (0,8 ∗ 𝑏𝑓)

2
=
40 𝑐𝑚 − (0,8 ∗ 30 𝑐𝑚)

2
= 8 𝑐𝑚    

𝑚 =
𝐶 − (0,95 ∗ 𝑑)

2
=
50 𝑐𝑚 − (0,95 ∗ 40 𝑐𝑚)

2
= 6 𝑐𝑚    

Área necesaria de la plancha:   

𝐹𝑝 = 0,35 ∗ 𝑓
′
𝑐
= 0,35 ∗ 210 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 73,5 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
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𝐴 =
𝑃

𝐹𝑝
=
145.278,56 𝑘𝑔𝑓

73,5 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 1976,58 𝑐𝑚2 

Se elige una plancha con las siguientes dimensiones, 50 cm x 40cm2 de tal manera 

que no supere el esfuerzo admisible del concreto. 

Espesor de la plancha base (tp) 

Inicialmente, se calculan los esfuerzos máximos y mínimos mediante la ecuación 

(47).  

𝑓𝑝𝑚𝑖𝑛
𝑚𝑎𝑥 =

𝑃

𝐵 ∗ 𝐶
±
6 ∗ 𝑀

𝐵 ∗ 𝐶2
=
145.278,56 𝑘𝑔𝑓

40 𝑐𝑚 ∗ 50 𝑐𝑚
±
6 ∗ 66.709,35 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

40 𝑐𝑚 ∗ (50 𝑐𝑚)2
 

𝑓𝑝𝑚𝑎𝑥 = 472,90 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
                          𝑓𝑝𝑚𝑖𝑛 = −387,62 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  

Diagrama de esfuerzos y secciones críticas a flexión. 

Con base en los esfuerzos de la plancha base calculados anteriormente, es 

necesario saber qué zona de esta ejerce presión sobre el concreto y que zona se 

encuentra a tracción, con el objeto de hallar el espesor ideal de la plancha base y el 

número de anclajes con el diámetro adecuado que resistan la tracción y eviten que estas 

fallen. En la figura 89 se puede apreciar el detalle de la plancha base con la distribución 

de esfuerzos y las secciones críticas a flexión. 

 

Figura 91. Diagrama de esfuerzos y secciones críticas a flexión en plancha base. 

Fuente. Elaboración propia. 
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Pendiente del diagrama de esfuerzo 

𝑃 =
𝐷𝑁

𝐿
=
472,90 + 387,62 

50 
= 17,21  

Momentos de la sección crítica definida por las rectas b-b y a-a 

El mayor momento crítico es el que controla el diseño y con el cual se procede a 

calcular el espesor de la plancha base. 

Momento crítico en la sección b-b se calcula con la ecuación (48). 

𝑀1 =
𝑓𝑝𝑚𝑎𝑥 ∗ 𝑚

2

2
−
𝑝 ∗ 𝑚3

6
=
472,90 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ (6 𝑐𝑚)

2

2
−
17,21 ∗ (6 𝑐𝑚)3

6
 

𝑀1 = 7.892,64 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚                                         𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑒𝑛 𝑑𝑖𝑟𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑋. 

Esfuerzo crítico en la dirección Y:  

472,90
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 387,62

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

50 𝑐𝑚
=
472,90

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 

𝑋 
         →          𝑋 = 27,48 𝑐𝑚 

472,90
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

27,48 𝑐𝑚
=

𝑓𝑝(𝑎)
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 

(27,48 𝑐𝑚 − 6 𝑐𝑚) 
         →          𝑓𝑝(𝑎) = 369,65 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

Momento crítico en la sección a-a se calcula con la ecuación (49). 

𝑀2 =
𝑓𝑝(𝑎) ∗ 𝑛

2

2
=
369,65  

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ (8 𝑐𝑚)

2

2
= 11.828,80 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 

Por lo tanto, el momento crítico (M2) es el que controla el diseño y con el cual 

se calcula el espesor de la plancha base aplicando la ecuación (50). 

𝑡𝑝 ≥ √
6 ∗ 𝑀

0,75 ∗ 𝐹𝑦
= √

6 ∗ 11.828,80 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚

0,75 ∗ 2.500
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 6,15 𝑐𝑚       𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎           60 𝑚𝑚 

En consecuencia, la plancha base de la columna tiene las siguientes dimensiones 

50 mm x 40 mm x 60 mm. Sin embargo, cuando el espesor requerido de la plancha 

base es mayor de 25 mm es recomendable usar rigidizadores para disminuir este 

espesor y resistir la flexión. Cabe agregar que la distribución de presiones bajo la 

plancha es triangular, por lo cual solo una parte de la plancha se asienta y comprime la 
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fundación, en este sentido para diseñar los rigidizadores es necesario calcular el 

esfuerzo a tracción al que están sometidos los pernos de anclaje, además se asume que 

los pernos resisten todo el momento extremo, de esta manera se otorga al anclaje una 

reserva adicional para resistir incrementos de la fuerza lateral. 

Esfuerzo a tracción: 

𝑓𝑡𝑏 =
𝑀

𝑆
=
 66.709,35 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

50 𝑐𝑚
= 133.418,70 𝑘𝑔𝑓 

Según la tabla 14, el diámetro del perno es ∅ = 1” con una fuerza mínima a 

tracción  ftb = 23.100 kgf 

Numero de pernos:  

𝜂 =
𝑓𝑡𝑏
𝑇𝑏

 
(117) 

𝜂 =
133.418,70  𝑘𝑔𝑓

23.100 𝑘𝑔𝑓
= 5,78   ≈     6 

Ecuación 109. Número de pernos 

Por consiguiente, se adopta tres pernos de  ∅ = 1” a cada lado de la plancha. 

Área requerida en los pernos de anclaje:  

𝐴𝑝 ≥
𝑓𝑡𝑏
𝑇𝑏
=
133.418,70 𝑘𝑔𝑓

23.100 𝑘𝑔𝑓
     →      3 ∗ 5,07 ≥ 5,78     →      15,21 > 5,78 

Una vez que se obtiene el espesor de la plancha base, para los rigidizadores suele 

ser suficiente con un espesor mínimo que permita prevenir el pandeo local (por 

ejemplo, manteniendo la misma relación ancho-espesor que para las alas de un perfil 

compacto) de acuerdo con las especificaciones de las AISC-360-10 para evitar el 

pandeo local, además proporcionando una altura mayor o igual a 1.5 veces su anchura.  

Chequeo de pandeo del rigidizador: 

𝜆 ≤ 𝜆𝑝       →       
𝑏

2𝑡𝑓
≤
545

√𝑓𝑦
     →      

𝑏

2𝑡𝑓
≤ 10,90 

Igualando al máximo valor para permitir el pandeo local: 

𝜆 = 𝜆𝑝      →      
𝑏

2𝑡𝑓
= 10,90     →      𝑡𝑓 =

8 𝑐𝑚

2 ∗ 10,90
= 0,37 𝑐𝑚 ≈ 0,5 𝑐𝑚 𝑜 5 𝑚𝑚 

Por consiguiente, a partir del cálculo de los rigidizadores se reduce el espesor de 
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la plancha base a una pulgada (1”) y se adoptan ocho rigidizadores dos para cada lado 

de esta con las siguientes dimensiones: 12 cm x 8cm x 0,5 cm en el ángulo recto, 

además de dos rigidizadores para el alma de la columna en la base como se detalla en 

la figura 92, así mismo en la figura 93 se muestra el detalle de la conexión de la plancha 

base. 

 

Figura 92. Detalle de rigidizadores en la plancha base. Fuente. Elaboración propia. 

 

 

Figura 93. Detalle de conexión de la plancha base. Fuente. Elaboración propia. 
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Diseño de la soldadura de la plancha base. 

Tamaño mínimo de la soldadura. 

Con el empleo de las tablas 18 y 19 se obtiene: 

𝐷𝑚𝑖𝑛 = 8 𝑚𝑚                     Para un espesor de plancha mayor a 19 mm (3/4”). 

Proceso de arco mecánico. 

𝑡𝑠 = 0,707 ∗ 𝐷 = 0,707 ∗ 8 𝑚𝑚 = 5,656 𝑚𝑚 

Longitud necesaria de la soldadura para la resistencia por cortante. 

La longitud necesaria del cordón de soldadura se obtiene con la siguiente 

expresión matemática donde el valor  𝜙𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠  

Resistencia de diseño por cortante de la soldadura 

𝐿 =
𝑉𝑢

𝜙𝑣 ∗ 𝑅𝑛𝑠
=
32.081,15 𝑘𝑔𝑓

1.253,12
= 25,60 𝑐𝑚        𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎                 260 𝑚𝑚 

Como resultado se obtiene que la longitud de la soldadura necesaria en el alma 

del perfil es 260 mm con D = 8 mm, el electrodo a usar es E7018 por su compatibilidad 

con el acero de la calidad ASTM-A-36 según la tabla 20. A continuación en la figura 

94 se muestra el detalle de las dimensiones de la plancha base de columna.  

 

Figura 94. Dimensiones de plancha base columna. Fuente. Elaboración propia. 

Requisitos de diseño para los anclajes en el concreto. 

Para evitar la falla frágil en el mecanismo de anclaje plancha base-pedestal, la 

norma American Concrete Institute 318-08 (ACI-318-08) apéndice D sección D.4 

exige verificar la resistencia del diseño del anclaje que satisfaga los estados límites que 
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se indican a continuación. 

Resistencia del acero de un anclaje en tracción. 

𝑓𝑡𝑏 ≤ ∅𝑁𝑠𝑎 = ∅ ∗ 𝑛 ∗ 𝐴𝑠𝑒,𝑁 ∗ 𝑓𝑢𝑡𝑎  (118) 

Ecuación 110. Resistencia del acero de un anclaje en tracción 

Donde 𝐴𝑠𝑒,𝑁 es el área transversal efectiva del anclaje en tracción y 𝑓𝑢𝑡𝑎  el 

esfuerzo de agotamiento en tracción de los pernos A 325. 

Área transversal efectiva (𝐴𝑠𝑒,𝑁): 

Los pernos de la plancha base son de diámetro ∅ = 1” o 22 mm cuya área del 

vástago es Ab = 5,067 cm2 según la tabla 13. 

𝐴𝑠𝑒,𝑁 = 0,8 ∗ 𝐴𝑏 = 0,8 ∗ 5,067 𝑐𝑚
2 = 4,0536 𝑐𝑚2 

El esfuerzo de agotamiento en tracción de los pernos A 325 es 8.500 kgf/cm2 

según la tabla 14, por lo que la capacidad resistente a tracción es:  

133.418,70 𝑘𝑔𝑓 ≤ 0,75 ∗ 6 ∗ 4,0536 𝑐𝑚2 ∗ 8.500 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 155.050,20 𝑘𝑔𝑓 

   133.418,70 𝑘𝑔𝑓 𝑘𝑔𝑓 < 155.050,20 𝑘𝑔𝑓                                 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Considerando que existe una fuerza de tracción en los pernos T= Nua= 

155.050,20  kgf la cual hace que una parte del pedestal trabaje a tracción, es dudoso 

que la capacidad del anclaje al desprendimiento del concreto resista la carga aplicada, 

por tal motivo la carga debe pasar de los anclajes a las barras de acero de refuerzo del 

pedestal, lo cual requiere que las barras de acero desarrollen su capacidad resistente 

dentro del cono de arrancamiento del concreto, por lo tanto para aumentar esta 

capacidad se debe definir una longitud de embebimiento de las barras de anclaje que 

según las norma ACI-318-08 capítulo 18 apéndice D se define como: 

 ℎ𝑒𝑓 = 𝐿𝑑ℎ + 𝑟 +
𝑠

1,5
 

(119) 

Ecuación 111. longitud de embebimiento de las barras de anclaje 

Donde Ldh es la longitud de anclaje con gancho superior a tracción, considerando 

un factor de reducción de 0,7 según la sección 12.5.3 (a) de la norma ACI-318, r es el 

recubrimiento superior o igual a 5 cm y s es la separación entre perno de anclaje y el 

acero de refuerzo del pedestal. Cabe agregar que el acero de refuerzo del pedestal está 
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conformado por ocho barras de ∅
5

8
”  por lo cual el diámetro que se involucra en la 

ecuación siguiente es ∅
5

8
” = 16 mm. 

𝐿𝑑ℎ = (
𝑑𝑏 ∗ 𝐹𝑦

17,2 ∗ √𝑓´𝑐
) 

(120) 

Ecuación 112. diámetro de la longitud de anclaje con gancho superior a tracción 

𝐿𝑑ℎ =

(

 
1,6 𝑐𝑚 ∗ 4.200

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 

17,2 ∗ √210 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 )

 = 29,96 𝑐𝑚 

26,96 𝑐𝑚 ∗ 0,70 = 18,87 𝑐𝑚 ≈ 19 𝑐𝑚 

Por lo tanto, la longitud de anclaje de los pernos es:  

ℎ𝑒𝑓 = 𝐿𝑑ℎ + 𝑟 +
𝑠

1,5
= 19 𝑐𝑚 + 5 𝑐𝑚 +

0,5 𝑐𝑚

1,5
= 24,33 𝑐𝑚 

Independientemente de la profundidad de anclaje real, en el cálculo de la 

capacidad no se puede usar un valor de hef mayor que un límite máximo, estos límites 

están establecidos en la norma ACI-318 sección D.5.2.3 y son los siguientes: 

𝐵𝑝𝑒𝑑𝑒𝑠𝑡𝑎𝑙 = 55 𝑐𝑚 ;  𝑆𝑚𝑎𝑥 = 41 𝑐𝑚 

𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥 =
55 𝑐𝑚 −  41 𝑐𝑚

2
= 7 𝑐𝑚 

ℎ𝑒𝑓 >
𝑆𝑚𝑎𝑥
3

=
41 𝑐𝑚

3
= 13,67 𝑐𝑚 

ℎ𝑒𝑓 =
𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥
1,5

=
7 𝑐𝑚

1,5
= 4,67 𝑐𝑚 

Por lo tanto, en las ecuaciones para calcular las capacidades resistentes no se debe 

tomar ℎ𝑒𝑓 mayor a 13,67 cm. 

Resistencia al desprendimiento del concreto de un anclaje en tracción. 

Para un grupo de anclajes:  

∅ ∗ 𝑁𝑐𝑏𝑔 = ∅ ∗
𝐴𝑛𝑐
𝐴𝑛𝑐𝑜

∗ 𝜓𝑒𝑐,𝑛 ∗ 𝜓𝑒𝑑,𝑛 ∗ 𝜓𝑐,𝑛 ∗ 𝜓𝑐𝑝,𝑛 ∗ 𝑁𝑏 
(121) 

Ecuación 113. Resistencia al desprendimiento del concreto de un anclaje en tracción 

Donde 𝐴𝑛𝑐 es el área proyectada de la superficie de falla y 𝐴𝑛𝑐𝑜 es el área 
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proyectada de la superficie de un solo anclaje. 

𝐴𝑛𝑐𝑜 = 9 ∗ ℎ𝑒𝑓
2 = 9 ∗ (13,67𝑐𝑚)2 = 1.681,82 𝑐𝑚2 

𝐴𝑛𝑐 = 𝐴𝑐 𝑝𝑒𝑑𝑒𝑠𝑡𝑎𝑙 = 55 𝑐𝑚 ∗ 55 𝑐𝑚 = 3025 𝑐𝑚
2 

Factor de modificación del efecto de borde para anclajes en tracción: 

𝜓𝑒𝑑,𝑛 = 1                   𝑠𝑖    𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥 ≥ 1,5 ℎ𝑒𝑓 

𝜓𝑒𝑑,𝑛 = 0,7 + 0,3 ∗
𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥
1,5 ℎ𝑒𝑓

                   𝑠𝑖    𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥 < 1,5 ℎ𝑒𝑓 

𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥 < 1,5 ℎ𝑒𝑓       →      7 𝑐𝑚 < 1,5 ∗  (13,67 𝑐𝑚)       →       7 𝑐𝑚 < 20,51 𝑐𝑚 

∴        𝜓𝑒𝑑,𝑛 = 0,7 + 0,3 ∗
7 𝑐𝑚

1,5 ∗ 13,67
= 0,80 

Factor de modificación para anclajes preinstalados:  𝜓𝑐,𝑛 = 1,25 

Factor de modificación por cargas excéntricas:  

  Ψec,n = 1 (carga centrada) 

Factor de modificación para controlar el hundimiento: 

𝜓𝑐𝑝,𝑛 = 1                   𝑠𝑖   𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥  < 𝐶𝑎,𝑐   

𝐶𝑎,𝑚𝑎𝑥 = 7 𝑐𝑚           𝑦           𝐶𝑎,𝑐 = 0,4 ∗ ℎ𝑒𝑓 = 0,4 ∗ 24,33 𝑐𝑚 = 9,73 𝑐𝑚 

Resistencia básica al desprendimiento del concreto 

𝑁𝑏 ≤ 𝐾𝑐 ∗ 𝜆 ∗ √𝑓´𝑐 ∗ (ℎ𝑒𝑓)
1,5

 (122) 

Ecuación 114.Resistencia básica al desprendimiento del concreto 

Siendo Kc = 10 para anclajes preinstalados y 𝜆 = 1. 

𝑁𝑏 ≤ 10 ∗ 1 ∗ √210 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ (13,67)1,5 = 7.324,24 𝑘𝑔𝑓 

Finalmente, la resistencia al desprendimiento de concreto es: 

∅ ∗ 𝑁𝑐𝑏𝑔 = 0,75 ∗
1.681,82 𝑐𝑚2

3.025 𝑐𝑚2 
∗ 1 ∗ 0,80 ∗ 1,25 ∗ 1 ∗ 7.324,24 𝑘𝑔𝑓 

∅ ∗ 𝑁𝑐𝑏𝑔 = 3.054,06 𝑘𝑔𝑓 

Resistencia a la extracción por deslizamiento de un anclaje en tracción 

𝑁𝑝 = 8 ∗ 𝐴𝑏𝑟𝑔 ∗ 𝑓´𝑐  (123) 

Ecuación 115. Resistencia a la extracción por deslizamiento de un anclaje en tracción 
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Donde 𝜓𝑐,𝑝 = 1,4  para anclajes en zonas de concreto donde no existen fisuras 

para niveles de cargas aplicadas y 𝑁𝑝𝑛 es la resistencia básica a la extracción por 

deslizamiento a tracción de un perno con cabeza individual. 

𝑁𝑝𝑛 = ∅ ∗ 𝜓𝑐,𝑝 ∗ 𝑁𝑝 (124) 

Ecuación 116.resistencia básica a la extracción por deslizamiento a tracción de un perno con 

cabeza individual 

Siendo 𝐴𝑏𝑟𝑔 la superficie de apoyo de la cabeza del perno siendo en este caso 

para pernos de ∅ = 1” un área igual a 1,501 pulg2. 

𝐴𝑏𝑟𝑔 = 1,501 𝑝𝑢𝑙𝑔
2 ∗ (2,54 𝑐𝑚)2 = 9,68 𝑐𝑚2 

𝑁𝑝 = 8 ∗ 9,68 𝑐𝑚
2  ∗ 210 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
= 16.262,40 𝑘𝑔𝑓 

𝑁𝑝𝑛 = 0,75 ∗ 1,40 ∗ 16.262,40 𝑘𝑔𝑓 = 17.075,52 𝑘𝑔𝑓 

En conclusión, la resistencia que controla es la resistencia al desprendimiento del 

concreto por ser la de menor valor. Cabe señalar que un diseño dúctil requiere que la 

capacidad del concreto sea superior a la del acero, en tal sentido se necesita diseñar el 

acero de refuerzo que tome la resistencia del concreto con longitud de desarrollo a 

ambos lados del cono de arrancamiento. Por lo que se debe hallar una longitud de 

anclaje (ldh) en función del área necesaria de acero de refuerzo para tomar la capacidad 

resistente de 155.050,20 kgf. En consecuencia, la nueva área se calcula como se indica: 

𝐴𝑠 =
155.050,20  𝑘𝑔𝑓

0,90 ∗ 4.200
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 

= 41,02 𝑐𝑚2        >          15,84 𝑐𝑚2 

Como se puede observar la relación anterior no cumple el estado límite ya que el 

área calculada es mayor que el área de acero colocada en el pedestal, por consiguiente, 

Ldh se mantiene como 19 cm, pero se debe cumplir que: 

𝐿𝑑ℎ ≥ 8 ∗ 𝑑𝑏 = 20,32   ∴   𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎   25 𝑐𝑚 

Por consiguiente, la longitud de embebimiento o de anclaje de los pernos con 

gancho de 180° para barras de 1” es la que se indica a continuación: 

ℎ𝑒𝑓 = 𝐿𝑑ℎ + 𝑟 +
𝑠

1,5
= 25 𝑐𝑚 + 5 𝑐𝑚 +

0,5 𝑐𝑚

1,5
= 30,33 𝑐𝑚          ≈ 35 𝑐𝑚 
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Finalmente, en la figura 95 se muestra el detalle del anclaje de la plancha base a 

pedestal. 

 

Figura 95. Detalle de anclaje plancha base a pedestal. Fuente. Elaboración propia. 

Diseño de Rigidizador para viga IPE 300 de escalera 

 

Figura 96. Vigas con pandeo lateral torsional y pandeo local del alma. Fuente: 

Programa de elementos finitos 

Al momento de realizar el análisis de la estructura por medio del programa de 

elementos finitos se observó una falla en las vigas ptincipales IPE 300 que están 

ubicadas en el núcleo de la escalera, la falla presentada por dicho elemento en el 

programa es referente a (lb/ry) que indica que existe pandeo lateral torsional del 

elemento y pandeo del alma, lo que conlleva al diseño de ridizadores de corte para el 

alma. 

Las magnitudes de las fuerzas actuantes en la viga son: 
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𝑉 = 6.060,30 𝑘𝑔𝑓;                           𝑀 = 7.118,40 𝑘𝑔𝑓.𝑚  

Los rigidizadores transversales serán diseñados con la finalidad de incrementar 

la resistencia del alma evitando así el pandeo local en el alma, se seguirá el método de 

diseño a corte según lo descrito por Fratelli (1993). El método indica que se debe 

verificar si la viga es esbelta, lo cual, por ser una viga prefabricada, se considera esbelta 

de alma, por lo tanto, se omite dicha verificación y se procede a hallar los valores de 

los cortes producidos en la viga, se calcula la distancia en que se dispondrán los 

rigidizadores por medio de las ecuaciones a continuación: 

𝑑

𝑡𝑤
= 

(125) 

Ecuación 117. distancia de los rigidizadores 

27,86 𝑐𝑚

0,71 cm
=  39,24 ≈ 40 

𝐴𝑤 = 𝑑 𝑥 𝑡𝑤 (126) 

Ecuación 118. distancia de los rigidizadores 1 

27,86 𝑐𝑚 𝑥 0,71 cm = 19,78 𝑐𝑚2 

𝐹𝑣 =
𝑉

𝐴𝑤
 

(127) 

Ecuación 119. distancia de los rigidizadores 2 

6.060,30 𝑘𝑔𝑓

19,78 𝑐𝑚2
=  306,39

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

La tabla 6,4 de Fratelli anexo F, establece la relación de aspecto a/h, por 

consiguiente, en base a los datos obtenidos se procede a calcular la separación de los 

rigidizadores de corte. La relación a/d no se encuentra para un 𝐹𝑣 = 306,39 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2, 

a pesar de ello se encuentra un valor por encima, existiendo el mismo para una relación 

de 𝑎/𝑑 = 3; donde “a” es la separación entre los rigidizadores.  

𝑎 = 3 𝑥 𝑑 = 3 𝑥 0,2786 𝑚 = 0,84 𝑚 

N° de rigidizadores: 

𝑁° 𝑟𝑖𝑔𝑖𝑑𝑖𝑧𝑎𝑑𝑜𝑟𝑒𝑠 =
4,30𝑚

0,84 𝑚
= 5 𝑟𝑖𝑔𝑖𝑑𝑖𝑧𝑎𝑑𝑜𝑟𝑒𝑠 

La altura de los rigidizadores será: 
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ℎ𝑟𝑖𝑔 = 𝑑 − 2,5 cm = 27,86𝑐𝑚 − 2,5 cm = 25,36 𝑐𝑚 ≈ 26 𝑐𝑚 

Y el ancho del rigidizador (bt) se calcula con la siguiente ecuación: 

𝑏𝑡 = (
𝑏𝑓 − 𝑡𝑤

2
) − 2,5 

(128) 

Ecuación 120. ancho del rigidizador (bt) 

𝑏𝑡 = (
15 𝑐𝑚 − 0,71 𝑐𝑚

2
) − 2,5 = 4,65 𝑐𝑚 ≈ 5 𝑐𝑚 

Espesor del rigidizador  

Se deben cumplir los requisitos de esbeltez máxima 

𝑏𝑡

𝑇𝑠𝑡
≤
800

√𝐹𝑦
 

(129) 

Ecuación 121. Espesor del rigidizador 

5 𝑐𝑚

𝑇𝑠𝑡
≤

800

√2.530
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 

 

𝑇𝑠𝑡 ≥
5 𝑐𝑚

15,90
   

𝑇𝑠𝑡 ≥ 0,31 𝑐𝑚 

El espesor no debe ser menor a 1 cm por lo que se adopta 1 cm de espesor. 

𝑇𝑠𝑡 ≥ 1 𝑐𝑚 

Obtenidas las dimensiones se procede a realizar los diferentes chequeos del 

rigidizador de corte. 

Chequeo por inercia 

𝐼𝑟𝑖𝑔 ≥ 𝑎 𝑥 𝑡𝑤
3𝑥 𝐽 (130) 

Ecuación 122. chequeos del rigidizador de corte por inercia 

𝐽 = 2,5 𝑥 (
𝑑

𝑎
)
2

− 2 ≥ 0,5 

𝐽 = 2,5 𝑥 (
27,86𝑐𝑚

84 𝑐𝑚
)
2

− 2 ≥ 0,5 

𝐽 = −1,72 < 0,5  𝑁𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

Como el valor de J es menor a 0,5 se asume J = 0,5 
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Siendo la inercia del rigidizador: 

𝐼𝑟𝑖𝑔 =
𝑇𝑠𝑡 𝑥 (2 𝑥 𝑏𝑡 + 𝑡𝑤)3

12
 

(131) 

Ecuación 123. inercia del rigidizador 

1 𝑥 (2 𝑥 5 + 0,71)3

12
= 102,37 𝑐𝑚4 

𝐼𝑟𝑖𝑔 ≥ 𝑎 𝑥 𝑡𝑤
3𝑥 𝐽 

102,37 𝑐𝑚4 ≥ 84 𝑥 0,713 𝑥 0,5 → 102,37 𝑐𝑚4 > 15,03𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

Como cumple con las condiciones, concluimos que el diseño de los rigidizadores 

de corte es óptimo. 

 

 

 

 

 

 

Figura 97. Rigidizadores de corte por pandeo lateral torsional en. Fuente: 

Elaboración propia. 

Al asignar rigidizadores de corte a las vigas de cerramiento del nucleo de la 

escalera, las cuales estaban fallando por pandeo local de alma, se puede observar que 

ya no existe la falla presentada anteriormente, de esta manera evitamos que la viga 

sufra pandeo local o pandeo lateral torsional.  

 

Figura 98. Vigas de cerramiento núcleo escalera con rigidizador incorporado. 

Fuente: Programa de elementos finitos. 

Ancho= 5cm 

Altura= 26cm 

Espesor=1cm 

@86cmx4,30m 



 

 

207 

 

Infraestructura 

Diseño de la viga de riostra 1 

Las vigas de riostra se diseñarán por tensión y flexión, a fin de que las 

dimensiones de las vigas no den tan altas y los momentos actuantes se distribuyan entre 

las vigas y los pedestales. Se trabajará con la columna C6, ya que el momento ultimo 

transmitido al suelo, es superior que, en las demás columnas, empleando la 

combinación de carga más desfavorable que es 1.2CP+0,5CV+SDX. 

Datos:                    Pu=145.278,56 kg;  Mu=66.709,35 kg*m 

𝑀𝑢𝑣 =
66.709,35Kg ∙ m

2
= 33.354,68𝑘𝑔 ∙ 𝑚 

De acuerdo con la norma ACI 318-08 sección 7.7.1 el recubrimiento (r) por estar 

en contacto con el suelo debe ser de 7,5 cm  

Acero por Tensión calculada por la ecuación 57: 

𝐴𝑠𝑡 =
0,15 ∗ (145.278,56kg)

0,7 ∗ 4200
𝑘𝑔

𝑐𝑚2⁄
= 7,41𝑐𝑚2 

De acuerdo con la tabla 25 se elige       4 varillas de 
𝜙5

8
” (7,92 cm2)  

Área del concreto requerido por medio de la ecuación 56: 

𝑏 ∗ ℎ ≥ 963,76 𝑐𝑚2      →      𝑏 = ℎ = √963,58 𝑐𝑚2 = 31,04 𝑐𝑚 

Según esta condición las primeras dimensiones serían 35cm*40cm garantizando 

la expresión anterior y haciendo uso de vigas de sección rectangular y con base igual a 

35cm. 

Verificación de altura útil 

Para el cálculo del acero a flexión se considera la razón del momento entre el 

número de vigas que converge en la restricción, a su vez asegurando que se cumpla el 

chequeo de la ductilidad de la sección mediante la siguiente ecuación: 

𝑀 =
𝑀𝑢

𝑁° 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠
=
33.354,68 kg∗m

2
= 16.677,34 𝑘𝑔 ∗ 𝑚  
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Tabla 73. 

Verificación de la altura útil: 

Dimensión 

de b y h(m) 

d (altura útil) 

> 
√
𝑴𝒖𝒗𝒊𝒈𝒂

𝝁 ∗ 𝒇′𝒄 ∗ 𝒃
 

VERIFICACIO

N 

b=0.35; 

h=0.40 
40-7.5=32.5 > 

√
16.677,34 𝑘𝑔∗𝑚

0,1448∗210 
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
⁄ ∗0.35 𝑚

=39.59 

NO CUMPLE 

b=0.40; 

h=0.45 
45-7.5=37.5> 

√
16.677,34 𝑘𝑔∗𝑚

0,1448∗210 
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
⁄ ∗0.40𝑚

=37 

SI CUMPLE 

Fuente: elaboración propia. 

Por ende, las dimensiones definitivas para la viga de riostra serían 0,40 m* 

0,45m. 

Acero de refuerzo 

Acero por Flexión: 

𝐴𝑠 = 𝐴𝑠𝑡 + 𝐴𝑠𝑓 

𝐴𝑠𝑓 =
𝑀𝑢

∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐽𝑢 ∗ 𝑑
 

𝐴𝑠𝑓 =
16.677,34 𝑘𝑔 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

0,90 ∗ 4.200
𝑘𝑔
𝑐𝑚2 ∗ 0,894 ∗ 37,5 𝑐𝑚

= 13,16 𝑐𝑚2 

𝐴𝑠 = 7,41 𝑐𝑚
2 + 13,16 𝑐𝑚2 = 20,57 𝑐𝑚2 

Sin embargo, la norma ACI 318-08 en su artículo 10.5.1 considera el acero 

mínimo por tracción, por flexión y la fisuración del concreto por retracción que suele 

presentarse al conectar la viga de riostra a elementos estructurales de alta rigidez, en la 

tabla 74 se muestra el acero de refuerzo mayor: 
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Tabla 74. 

Acero mayor de refuerzo. 
As Amin tracción Amin flexión Amin retracción As mayor 

𝑨𝒔 = 𝑨𝒔𝒕 + 𝑨𝒔𝒇 0,01 ∗ 𝐴𝑐 
14

𝑓𝑦
∗ 𝑏 ∗ 𝑑 0,15 ∗ 𝐴𝑐 ∗

𝑓´𝑐
𝐹𝑦

 
As= 20,57 

cm2 

8 
𝜙3

4
” 20,57 cm2 18 cm2 5 cm2 13,5 cm2 

Fuente: elaboración propia 

Por lo tanto, el valor de acero que controla el diseño es el área de acero por flexión 

con un valor de 20,57 cm2 al cual se le asigna la siguiente 8 
𝜙3

4
” (22,80 cm2). y se 

distribuye en toda la sección de la viga. 

Acero de refuerzo transversal 

El acero por fuerza cortante en la norma ACI 318-08 en su artículo 7.10.5.1 indica 

que el acero de refuerzo transversal está conformado por estribos cerrados de diámetro 

∅ =
3

8
” debido a que el acero longitudinal es menor a 1 ¼” y a su vez en el 7.10.5.2 

que deben estar separados una distancia no mayor a los siguientes valores: 

d/4 = 37,5 cm / 4 = 9,37 cm 

8 veces el diámetro de la barra longitudinal de menor diámetro.  

8 ∗ 𝑑𝑏 = 8 ∗ 1,588 𝑐𝑚 = 12,70 𝑐𝑚 

24 veces el diámetro del estribo. 

24 ∗ 𝑑𝑏 = 24 ∗ 0,95 𝑐𝑚 = 22,80 𝑐𝑚 

30 cm 

Con base en las condiciones anteriores, se adopta como separación entre estribos 

una distancia de 9 cm. Finalmente en la figura 97 se muestra el detalle del acero de 

refuerzo en la sección transversal de la viga de riostra  

 

Figura 99..Detalle del acero de refuerzo en la sección transversal de viga de 

riostra. Fuente. Elaboración propia. 
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Diseño de la viga de riostra 2 

Se trabajará con la columna G7 perteneciente al módulo pasadizo y escalera, 

empleando la combinación de carga más desfavorable para ese modulo que fue que es 

1.2CP+1,6CV+0,5CVT. 

Datos: 

Pu= 6.722,24 kg;    Mu=456,07 kg*m 

Área del concreto requerido: 

𝑏 ∗ ℎ ≥ 44,59𝑐𝑚2      →      𝑏 = ℎ = √44,59 𝑐𝑚2 = 6,68 𝑐𝑚2     

Según esta condición las primeras dimensiones serían 35cm*40cm. Por lo que, 

de acuerdo con la norma ACI 318-08 en su artículo 10.5.1 habla de la consideración 

del acero mínimo y por flexión, además de considerar la fisuración del concreto por 

retracción, por lo tanto, el valor de acero que controla el diseño es el área de acero por 

tracción con un valor de 14 cm2 al cual se le asigna la siguiente 8 𝜙5/8” (15,84 cm2) 

de acuerdo con la tabla 25 de aceros, distribuyéndose en toda la sección de la viga. 

En cuanto al acero por fuerza cortante en la norma ACI 318-08 en su artículo 7.10.5.1 

indica que el acero de refuerzo transversal está conformado por estribos cerrados de 

diámetro ∅ = 3/8" debido a que el acero longitudinal es menor a 1 ¼” y a su vez en el 

7.10.5.2 que deben estar separados a una distancia 8 cm 

 

Tabla 75. 

Verificación de medidas, As refuerzo y estribos de la viga de riostra 2 

Ítem 35cmx40cm verificación 

Altura útil 
𝑑 ≥ √

𝑀𝑢𝑣𝑖𝑔𝑎
𝜇 ∗ 𝑓′𝑐 ∗ 𝑏

 

 

32,5𝑐𝑚 ≥ 3,28𝑐𝑚  

     Si cumple 

As por tracción 14 𝑐𝑚2 (8 𝜙5/8”) Si cumple 

As por flexión 3,79 𝑐𝑚2 No cumple 

As por retracción 10,5 𝑐𝑚2 No cumple 

Estribos 3/8” @8cm Si cumple 

Fuente. Elaboración propia. 
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Finalmente, en la figura 100 se muestra el detalle del acero de refuerzo en la 

sección transversal de la viga de riostra: 

 

Figura 100. Detalle del acero de refuerzo en la sección transversal de viga de 

riostra. Fuente. Elaboración propia. 

Diseño de pedestal 

Como muestra de cálculo se diseña el pedestal de la columna C6 indicada 

anteriormente, estas son: Nu = 145.278,56 kgf y Mu = 66.709,35 kgf.m. Las 

dimensiones en planta del pedestal pudieran ser perfectamente iguales a las de la 

plancha base, pero se acostumbra a dimensionar el pedestal partiendo de las 

dimensiones de la plancha base sumando cinco centímetros como mínimo de cada lado, 

con la finalidad de que los pernos de anclaje queden dentro del núcleo confinado del 

pedestal y no exista interferencia con el acero de refuerzo longitudinal, mediante este 

criterio se adoptan las siguientes dimensiones: 

𝐵 = 50𝑐𝑚 + 5 𝑐𝑚 = 55 𝑐𝑚 

𝐿 = 40 𝑐𝑚 + 15 𝑐𝑚 = 55 𝑐𝑚 

Según las especificaciones de la norma ACI 318-08 en su artículo 10.13.7.3 que 

el acero de refuerzo longitudinal debe estar comprendido entre el 1% y el 6% del área 

total de la sección, en función a los valores de K y Ke/h se elige  𝜌 = 1%. 

𝐾 =
𝑁𝑢

𝐴𝑐 ∗ 𝑓´𝑐
=

145.278,56   𝑘𝑔𝑓

(55 𝑐𝑚 ∗ 55 𝑐𝑚 ∗ 210 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2)

= 0,23 

𝐾𝑒
ℎ⁄ =

𝑀𝑢
𝐴𝑐 ∗ ℎ ∗ 𝑓´𝑐

=
33.354,68 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

(55 𝑐𝑚 ∗ 55 𝑐𝑚 ∗ 55 𝑐𝑚 ∗ 210 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2)

= 0,10 
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El área de acero requerida es: 

𝐴𝑆 = 0,01 ∗ 𝐴𝑐 = 0,01 ∗ (55 𝑐𝑚 ∗ 55 𝑐𝑚) = 30,25 𝑐𝑚
2 

Como resultado de lo anterior la designación en barras de acero es: 16 ∅
5

8
” que 

se distribuyen en toda la sección para un área total de acero igual a 31,68 cm2. Ahora, 

de acuerdo con las especificaciones de la norma ACI 318-08 en su artículo 10.13.8.4, 

establece la separación de las ligaduras en el miembro estructural de 9 cm. Los detalles 

del predimensionado del pedestal con la distribución del acero de refuerzo y el detalle 

del acero de refuerzo transversal en la figura 101 a continuación. 

 

Figura 101. Detalle del acero de refuerzo transversal del pedestal. Fuente. 

Elaboración propia. 

Diseño de la fundación aislada céntrica 

Con base en el estudio de suelos que se muestra en la sección de anexos, las fosas 

del subsuelo donde se fundará la edificación presenta condiciones geotécnicas 

aceptables para cimentar la estructura con fundaciones superficiales aisladas a una 

profundidad de 2.3 metros, estimando que los asentamientos no serán superiores a 2,5 

cm para una resistencia del suelo igual a 4.10 kgf/cm2, pues, el pabellón E presenta un 

tipo de suelo GP con densidad de 2300kgF/m3 que es una grava mal gradada, terreno 

que se caracteriza por el predominio de materiales gruesos de alta compacidad siendo 

entonces de excelente calidad para este tipo de fundaciones.  

Se plantea una zapata aislada céntrica de área cuadrada (B x L), capaz de resistir 

las mayores solicitaciones producidas por las cargas en régimen de servicio, por ende, 

se empleó la combinación de carga CP+CV+CVT en la cual ninguna de las cargas está 

mayorada. Las dimensiones del pedestal son (55 cm x 55 cm) y las solicitaciones 

obtenidas son: Pv = 61.877,18 kgf, Ph = 6.141,96 kgf y M = 44.465,72 kgf.m para la 
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columna con mayor demanda C6.  

Dimensionamiento en planta 

Se hace una estimación del área de la zapata en función de la capacidad admisible 

de carga del suelo y la carga de servicio mediante la ecuación (60) como se indica a 

continuación.  

𝐴 =
𝑃𝑣 + 0.1𝑃𝑣

𝜎𝑎𝑑𝑚
 

𝐴 =
61877,18 + 0.1 ∗ 61877,18  𝑘𝑔𝑓

4,10 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 16.601,19 𝑐𝑚2 

𝐴 = 𝐵2       →       𝐵 = √16.601,19 𝑐𝑚2 = 128,85 𝑐𝑚              𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎        150 𝑐𝑚 

Por consiguiente, se propone inicialmente una zapata cuadrada con las siguientes 

dimensiones 150 cm x 150 cm y un área de 22.500 𝑐𝑚2, el peralte de la zapata se asume 

con una altura de 50 cm en cumplimiento con las especificaciones de la norma ACI 

318-08 en su artículo 22.7.4 dicta que la altura útil de la zapata no será menor de 30 

cm. 

Transferencia de esfuerzos al plano de fundación. 

𝑁1 = 𝑃𝑣 +𝑊𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 +𝑊𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜+𝑊𝑝𝑒𝑑𝑒𝑠𝑡𝑎𝑙 

𝑁1 = 74.113,58 𝑘𝑔𝑓 

𝑀1 = 𝑀𝑠 + (𝑃ℎ ∗ ℎ) = 58.592,23 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Excentricidad de las cargas.  

𝑒 =
𝑀1
𝑁1
=
58.592,23 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚

74.113,58 𝑘𝑔𝑓
= 0,79 𝑚 

𝑒 >
𝐵

6
         →        0,79 𝑚 >

1,50 𝑚

6
         →        0,79 𝑚 > 0,25 𝑚 

Como se observa la excentricidad de las cargas se encuentra fuera del tercio 

central de la base, lo cual provoca una distribución de esfuerzos triangular con 

esfuerzos de compresión. Por lo tanto, el esfuerzo máximo debido a la carga Pv no debe 

exceder el esfuerzo admisible del suelo. 

Estabilidad al hundimiento 

Se verifica mediante las condiciones de la ecuación (64) como se indica a 
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continuación. 

𝜎𝑚𝑖𝑛
𝑚𝑎𝑥 =

74.113,58  𝑘𝑔𝑓

(150𝑐𝑚)2
∗ [1 ±

6 ∗ 0,79 𝑚

1,50 𝑚
]     

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 13,70 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = −7,11 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝑖) 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 13,70 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 ≤ 1,25 𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑎𝑥 = 13,70 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

≤ 5,13 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 𝑁𝑜 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

𝑖𝑖) 𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜  ≤  𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 = 3,30 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 < 4,10 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 = 
𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚í𝑛

2
=
13,70 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 − 7,11 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2
= 3,30

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

 

Dado que no cumple ambas condiciones, se hace necesario incrementar la base, 

se hace una segunda iteración B=2,2 m. Y se repite el procedimiento de cálculo. 

𝑁1 = 88.073,68 𝑘𝑔𝑓 

𝑀1 = 58.592,23 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Excentricidad de las cargas.  

𝑒 =
𝑀1
𝑁1
=
58.592,23 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚

88.073,68 𝑘𝑔𝑓
= 0,66 𝑚 

𝑒 >
𝐵

6
         →        0,66 𝑚 >

2,20 𝑚

6
         →        0,66 𝑚 > 0,36 𝑚 

Y nuevamente se verifica la estabilidad al hundimiento mediante las condiciones 

de la ecuación (64): 

i)𝜎𝑚𝑎𝑥 = 5,10 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2  ≤ 1,25 𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑎𝑥 = 5,10 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2  ≤

5,13 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

𝑖𝑖) 𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜  ≤  𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 = 1,82 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 < 4,1 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 
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𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 =  
𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚í𝑛

2
=
5,10 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 − 1,46 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2
= 1,82

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

Se comprueba que con esa dimensión de B (2,2 m) es estable al hundimiento. 

Estabilidad al volcamiento 

Se verifica mediante la ecuación 66 con el esfuerzo en el plano de fundación.  

𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 =
𝑁1 ∗

𝐵
2

𝑀1
 

𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 =
𝑁1 ∗

𝐵
2

𝑀1
=
88.073,68 𝑘𝑔𝑓 ∗

2,2 𝑚
2

58.592,23 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚
= 1,65 

𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 ≥ 1,50     →         1,65 > 1,50 

La fundación es estable al volcamiento. 

Estabilidad al deslizamiento  

Como en el caso anterior se involucra el esfuerzo en el plano de fundación en el 

empleo de la ecuación 67. 

𝐹𝑆𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧 =
88.073,68 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑡𝑎𝑛 (

2
3 ∗ 30) +

2
3 ∗ 0 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 220 𝑐𝑚

6.141,96 𝑘𝑔𝑓
= 5,22 

𝐹𝑆𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧 ≥ 1,50     →        5,22 > 1,50        CUMPLE 

La fundación es estable al deslizamiento, y a todas las condiciones de estabilidad 

con las dimensiones B=2,2 m. 

Se hace necesario determinar ante cual tipo de zapata que se está diseñando, para 

ello, se verifica la relación: 

𝑉 ≥ 2ℎ 

𝑉 =
𝐵 − 𝑎

2
=
2,2𝑚 − 0,55𝑚

2
= 0,825 𝑚 

2ℎ = 2 ∗ 0,50𝑚 = 1𝑚 

0,825 𝑚 ≥ 1 𝑚  𝑁𝑜 𝑠𝑒 𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒  

Como no se cumple la relación, se afirma que la zapata es rígida y por ende no 

debe verificarse la resistencia a corte de la zapata. 
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Diseño estructural 

 El diseño estructural de la fundación consiste en determinar el área de acero de 

refuerzo requerido para soportar las solicitaciones a flexión de la zapata, para ello es 

necesario diagramar la distribución de presiones bajo la zapata como se indica en la 

figura 100. 

𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 = 1,6 ∗ 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 

Eligiendo el método americano, la sección se hará a una distancia igual al vuelo 

(0,825 m), que coincide con la cara externa de la columna. Y para ese valor se requiere 

el valor de la presión. 

 

 

Figura102. Distribución de presiones debajo de la zapata y sección crítica a 

flexión. Fuente. Elaboración propia. 

Determinando 𝜎1: 

𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚í𝑛

𝐵
=
𝜎𝑚í𝑛

𝐵 − 𝐶
               

5,10 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 1,46 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2,2 𝑚
=
1,46 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2,2 𝑚 − 𝐶
 

𝐶 = 1,71 𝑚 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥

𝐶
=

𝜎1

𝐵 − 𝑉
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Sustituyendo: 

5,10 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

1,71 𝑚
=

𝜎1

2,2 𝑚 − 0,825 𝑚
               

𝜎1 = 2,64 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  

Quedando finalmente como sigue el diagrama de presión en la figura 103: 

 

Figura 103. Distribución de presiones debajo de la zapata a la distancia igual al 

vuelo. Fuente. Elaboración propia. 

Momento reaccionante del suelo: 

𝑋𝑐 =
82,5 𝑐𝑚 

3
∗ (
2 ∗ 5,10 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 2,64 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

5,10 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 2,64 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

) = 45,62 𝑐𝑚 

𝑀𝑡𝑒𝑟𝑟𝑒𝑛𝑜 =
(5,10 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 2,64 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2)

2
∗ 82,5 𝑐𝑚 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 45,62 𝑐𝑚 

𝑀𝑡𝑒𝑟𝑟𝑒𝑛𝑜 = 1.456.532,55 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 ∗
1𝑚

100 𝑐𝑚
= 14.565,33 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

 

Momento debido al peso de la zapata: 

𝑀𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 = (𝑏 ∗ 𝐿 ∗ ℎ ∗ 𝛾𝑐) ∗
𝑏

2
= 0,825 𝑚 ∗ 1 𝑚 ∗ 0,50 𝑚 ∗ 2.500

𝑘𝑔𝑓

𝑚3
∗
0,825 𝑚

2

= 425,39 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento debido al peso del suelo: 
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𝑀𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = (𝑏 ∗ 𝐿 ∗ (𝐻 − ℎ) ∗ 𝛾𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜) ∗
𝑏

2
 

𝑀𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 0,825 𝑚 ∗ 1𝑚 ∗ (2,3 𝑚 − 0,50 𝑚) ∗ 2.300 
𝑘𝑔𝑓

𝑚3
∗
0,825 𝑚

2

= 1408,89 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento de servicio: 

𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 = 𝑀𝑡𝑒𝑟𝑟𝑒𝑛𝑜 −𝑀𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 −𝑀𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 

𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 = 14.565,33 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 − 425,39 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 − 1.408,89 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚

= 12.731,05  𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento de diseño:  

𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 = 1,6 ∗ 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 = 1,6 ∗ 12.731,05 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 = 20.369,68 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

 

Capacidad resistente a corte por flexión 

El corte por flexión puede ocurrir a una distancia “d” de la cara de la columna en 

vigas y losas unidireccionales como se muestra en la figura 104 sin embargo, en el 

presente caso no se verifica puesto que la zapata es del tipo rígida y es resistente al 

corte en una dirección.  

 

Figura 104. Falla de corte por flexión en zapata. Fuente. Elaboración propia. 

Capacidad resistente a corte por punzonado 

Para realizar esta verificación se toma el promedio del esfuerzo cortante en el 

concreto que falla ya que puede ser equivalente al que actúa en planos verticales a 

través de la zapata y alrededor del pedestal sobre un perímetro a una distancia “d/2” de 
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la cara de la columna como se muestra en la figura 105. En el presente caso no se 

verifica puesto que la zapata es del tipo rígida y es resistente al punzonado.  

 

Figura 105.  Falla de corte por punzonado en zapata. Fuente. Elaboración propia. 

Una vez dimensionada la zapata tanto en planta como en elevación y realizadas 

las verificaciones de los estados límites resistentes, se procede a calcular el acero de 

refuerzo. 

Chequeando ductilidad de la sección: 

𝑑 ≥ √
𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜
𝜇 ∗ 𝑓´𝑐 ∗ 𝑏

= 42,5 𝑐𝑚 > 25,88 𝑐𝑚                                                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Área de acero de refuerzo por flexión: 

𝑅 =
𝑀𝑢

∅ ∗ 𝐹′𝑐 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑2
 

𝑅 =
20.369,68 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

0,90 ∗ 210 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ (42,5 𝑐𝑚)

2
= 0,060 

𝑞 = 0,85 − √0,7225 − 1,7 𝑅 

𝑞 = 0,85 − √0,7225 − 1,7 ∗ (0,060) = 0,062 

𝐴𝑠 =
0,062 ∗ 210 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ 42,5 𝑐𝑚

4200 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 13,18 𝑐𝑚2 
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𝐴𝑠 =
𝑀𝑢

∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐽𝑢 ∗ 𝑑
=

20.369,68 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗
100 𝑐𝑚
1 𝑚

0,90 ∗ 4.200 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 0,894 ∗ 42,50 𝑐𝑚

= 14.18 𝑐𝑚2  

Por su parte la norma ACI 318-08 en su artículo 7.12.2.1 recomienda un área 

mínima de acero de refuerzo por flexión con respecto al área de la sección total de 

concreto en una cuantía 𝜌 = 0,0018 para elementos estructurales que se comporten 

como losas unidireccionales, por lo tanto, el área de acero mínimo se determina 

mediante la ecuación (63). 

Acero mínimo por flexión: 

𝐴𝑠 𝑚𝑖𝑛 = 0,0018 ∗ 𝑏 ∗ ℎ 

𝐴𝑠 𝑚𝑖𝑛 = 0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 50 𝑐𝑚 = 9,00 𝑐𝑚 
2 

Se procede a comparar al valor del acero obtenido con el acero mínimo, eligiendo 

el mayor de ambos valores.  

14.18 𝑐𝑚2 > 9,00 𝑐𝑚2 

Por lo tanto, el área de acero de refuerzo a disponer en la sección de la zapata es 

14.18 cm2 con la siguiente combinación de barras de acero 8 ∅
5

8
”  por metro lineal, 

distribuidas uniformemente en 2,2 m de cada lado de la sección con una separación de 

14 cm como se indica en la figura 106. 

 

Figura 106. Acero de refuerzo en zapata céntrica. Fuente. Elaboración Propia. 

Diseño de la fundación aislada de tipo esquinera 

Se plantea una zapata esquinera de área cuadrada (B x L) capaz de resistir las 
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mayores solicitaciones producidas por las cargas en régimen de servicio, por ende, se 

empleó la combinación de carga CP+CV+CVT en la cual ninguna de las cargas está 

mayorada. Las dimensiones del pedestal son (55 cm x 55 cm) y las solicitaciones 

obtenidas son: Pv = 21.960,68 kgf, Ph = 3.037,47 kgf y M = 13.165,15 kgf.m para la 

columna 6A.  

Dimensionamiento en planta 

En primer lugar, se hace una estimación del área de la zapata en función de la 

capacidad admisible de carga del suelo y la carga de servicio. 

𝐴 =
𝑃𝑣 + 0.1𝑃𝑣

𝜎𝑎𝑑𝑚
 

𝐴 =
21.960,68+ 0.1 ∗ 21.960,68  𝑘𝑔𝑓

4,10 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 5.891,90 𝑐𝑚2 

𝐴 = 𝐵2       →       𝐵 = √5.891,90 𝑐𝑚2 = 76,76 𝑐𝑚              𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎        80 𝑐𝑚 

Por consiguiente, se propone una zapata cuadrada con las siguientes dimensiones 

1,80 cm x 1,80 cm y un área de 6.400 𝑐𝑚2, el peralte de la zapata se asume con una 

altura de 50 cm en cumplimiento con las especificaciones de la norma ACI 318-08 en 

su artículo 22.7.4 dicta que la altura útil de la zapata no será menor de 30 cm. Ahora se 

continua con las verificaciones: 

𝑁1 = 39.532,5 𝑘𝑔𝑓  

𝑀1 = 13.165,15 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 + 3.037,47𝑘𝑔𝑓 ∗ 2,3𝑚 = 20.151,33 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Excentricidad de las cargas.  

𝑒 >
𝐵

6
         →        0,51 𝑚 >

1,80 𝑚

6
         →        0,51 𝑚 > 0,30 𝑚 

verificación de estabilidad por medio de las ecuaciones 64 hasta la 67 

Estabilidad al hundimiento 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 3,29 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 



 

 

222 

 

𝜎𝑚𝑖𝑛 = −0,85 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

𝜎𝑚𝑎𝑥 = 3,29 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 ≤ 1,25 𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑎𝑥 = 3,29 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 ≤ 5,13 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜  ≤  𝜎𝑎𝑑𝑚      →      𝜎𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 = 1,22 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 < 4,10 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
      𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

𝜎𝑝𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 =  
𝜎𝑚𝑎𝑥 + 𝜎𝑚í𝑛

2
=
3,29 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 − 0,85 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

2
= 1,22

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

Se comprueba que con esa dimensión de B (2,2 m) es estable al hundimiento. 

Estabilidad al volcamiento 

𝐹𝑆𝑣𝑢𝑒𝑙𝑐𝑜 ≥ 1,50     →         1,54 > 1,50 

La fundación es estable al volcamiento. 

Estabilidad al deslizamiento  

𝐹𝑆𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧 ≥ 1,50     →        4,09 > 1,50 

La fundación es estable al deslizamiento, se comprueba que la zapata esquinera 

con las dimensiones 1,8mx1,8m es estable, ahora se hace necesario determinar ante 

cual tipo de zapata que se está diseñando, para ello, se verifica la relación: 

1,25  𝑚 ≥ 1 𝑚  𝑆𝑒 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒  

Se verifica que es una zapata flexible, por lo que se procede al diseño estructural. 

Diseño estructural. 

 El diseño estructural de la fundación consiste en determinar el área de acero de 

refuerzo requerido para soportar las solicitaciones a flexión de la zapata, para ello es 

necesario diagramar la distribución de presiones bajo la zapata como se indica en la 

figura 107. 
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Figura 107. Distribución de presiones debajo de la zapata y sección crítica a 

flexión. Fuente. Elaboración propia. 

𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 = 1,6 ∗ 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 

Eligiendo el método americano, la sección se hará a una distancia igual al vuelo 

(1,25m), que coincide con la cara externa de la columna. Y para ese valor se requiere 

el valor de la presión. 

Determinando 𝜎1: 

𝐶 = 1,43 𝑚 

 

𝜎𝑚𝑎𝑥

𝐶
=

𝜎1

𝐵 − 𝑉
               

𝜎1 = 0,41 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  

Quedando finalmente como sigue el diagrama de presión en la figura 108: 
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Figura 108. Distribución de presiones debajo de la zapata a la distancia igual al 

vuelo. Fuente. Elaboración propia 

Momento reaccionante del suelo: 

𝑋𝑐 =
125 𝑐𝑚 

3
∗ (
2 ∗ 3,29 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 0,41 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

3,29
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 + 0,41 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

) = 78,72 𝑐𝑚 

𝑀𝑡𝑒𝑟𝑟𝑒𝑛𝑜 = 1.820.400,00 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑐𝑚 ∗
1𝑚

100 𝑐𝑚
= 18.204 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento debido al peso de la zapata: 

𝑀𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 = 976,56 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento debido al peso del suelo: 

𝑀𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 3.234,38 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento de servicio: 

𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 = 13.993,06 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 

Momento de diseño:  

𝑀𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 = 1,6 ∗ 𝑀𝑠𝑒𝑟𝑣 = 1,6 ∗ 13.993,06 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 = 22.388,90 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 
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Capacidad resistente a corte por flexión 

El corte por flexión puede ocurrir a una distancia “d” de la cara de la columna en 

vigas y losas unidireccionales como se muestra en la figura 109 

 
Figura 109. Falla de corte por flexión en zapata. Fuente. Elaboración propia. 

Determinando 𝜎2: 

𝐶 = 1,43 𝑚 

𝜎𝑚𝑎𝑥

𝐶
=

𝜎1

𝐵 − 𝑉
               

𝜎2 = 2,30 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
  

Quedando finalmente como sigue el diagrama de presión en la figura 110 
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Figura 110.. Distribución de presiones debajo de la zapata a la distancia d. Fuente. 

Elaboración propia. 

Corte reaccionante del suelo: 

𝑉𝑡𝑒𝑟𝑟𝑒𝑛𝑜 = 22.360 𝑘𝑔𝑓 

 

Corte debido al peso de la zapata: 

𝑉𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎 = 1.000 𝑘𝑔𝑓 

Corte debido al peso del suelo: 

𝑉𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 3.312 𝑘𝑔𝑓 

Momento de servicio: 

𝑉𝑠𝑒𝑟𝑣 = 18.048 𝑘𝑔𝑓 

𝑉𝑢 =
1.7 ∗ 𝑉𝑅  

0,85 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 

𝑉𝑐 = 0,53 ∗ √𝑓′𝑐 = 0,53 ∗ √210
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
= 7,68 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

𝑉𝑢 = 7,64 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2≤ 7,68 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 
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Capacidad resistente a corte por punzonado 

Para realizar esta verificación se toma el promedio del esfuerzo cortante en el 

concreto que falla ya que puede ser equivalente al que actúa en planos verticales a 

través de la zapata y alrededor del pedestal sobre un perímetro a una distancia “d/2” de 

la cara de la columna como se muestra en la figura 111. 

 

Figura 111.  Falla de corte por punzonado en zapata. Fuente. Elaboración propia. 

𝑉1 = 𝜎𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 ∗ [𝐵 ∗ 𝐿 − [(𝑎 + 𝑑/2) ∗ (𝑎 + 𝑑/2)]] 

𝑉1 = 32.200,38 𝑘𝑔 

𝑉𝑢 =
1.7 ∗ 𝑉𝑅  

0,85 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 

𝑉𝑢 =
1.7 ∗ 32.200,38 𝑘𝑔 

0,85 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 42,5 𝑐𝑚
= 14,31 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

14,31 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 ≤ 15,36 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

Una vez dimensionada la zapata tanto en planta como en elevación y realizadas 

las verificaciones de los estados límites resistentes, se procede a calcular el acero de 

refuerzo. 

Chequeando ductilidad de la sección: 

42,5 𝑐𝑚 > 27,10 𝑐𝑚                                                𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 
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Área de acero de refuerzo 

𝐴𝑠 =
0,062 ∗ 210 

𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ 42,5 𝑐𝑚

4200 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 14,45 𝑐𝑚2 

Por su parte la norma ACI 318-08 en su artículo 7.12.2.1 recomienda un área 

mínima de acero de refuerzo por flexión con respecto al área de la sección total de 

concreto en una cuantía 𝜌 = 0,0018 para elementos estructurales que se comporten 

como losas unidireccionales, por lo tanto, el área de acero mínimo se determina 

mediante la ecuación (63). Se procede a comparar al valor del acero obtenido con el 

acero mínimo, eligiendo el mayor de ambos valores.  

14,45 𝑐𝑚2 > 9,00 𝑐𝑚2 

Por lo tanto, el área de acero de refuerzo a disponer en la sección de la zapata es 

14,45 cm2 con la siguiente combinación de barras de acero 8 ∅ 5/8”  por metro lineal, 

distribuidas uniformemente en 1,8 m de cada lado de la sección con una separación de 

14 cm como se indica en la figura 112. 

 
Figura 112. Acero de refuerzo en zapata esquinera. Fuente. Elaboración Propia. 

Fundación continua 

Para la fundación de la escalera se plantea una viga continua de fundación debido 
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a la proximidad de los apoyos, adoptándose entonces una viga de sección cuadrada que 

soporta las siguientes solicitaciones en cargas mayoradas:  

N1= 35.571,94 kg 

N2=45.469,31 kg 

La viga de fundación se dimensiona considerando el factor de mayoración (𝜈) en 

función de la profundidad del plano de fundación, el cual toma en cuenta el peso de la 

tierra de relleno y el peso propio de la base. Estos valores se especifican en la tabla 26. 

Dimensionamiento en planta. 

Área mínima requerida (A). 

𝐴 =
𝜈 ∗ 𝑁

𝜎𝑎𝑑𝑚
=
1,15 ∗ ( 9.042,6 kg)

1,25 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2

= 8.319,19 𝑐𝑚2 

𝐴 = 𝐵2       →       𝐵 = √8319,19 𝑐𝑚2

= 91,20 𝑐𝑚                𝑠𝑒 𝑎𝑑𝑜𝑝𝑡𝑎 90 𝑐𝑚 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑙𝑎 𝑏𝑎𝑠𝑒    

Para poder trabajar e idealizar la estructura como una viga con 2 apoyos se 

tomarán las cargas de servicio que actúan en cada columna. 

Longitud (L) 

Centro de gravedad de las cargas: 

Χ𝑐𝑔 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 =
𝐿1 ∗ 𝑁1 + 𝐿2 ∗ 𝑁2

𝑁1 +𝑁2
= 1,07 𝑚 

Centro de gravedad de la fundación: 

Χ𝑐𝑔 𝑓𝑢𝑛𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 =
𝐿1 ∗ 𝑁1 + 𝐿2 ∗ 𝑁2

𝑁1 + 𝑁2
= 1,20 𝑚 

Longitud máxima de la viga de fundación: 

𝐿𝑚𝑎𝑥 = 2 ∗ (Χ𝑐𝑔 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 + 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎 𝑎 𝑙𝑖𝑛𝑑𝑒𝑟𝑜) 

𝐿𝑚𝑎𝑥 = 2 ∗ (1,07 m + 0,13 𝑚) = 2,40 𝑚  

Excentricidad. 

𝑒 =
𝐿

2
− Χ𝑐𝑔 𝑓𝑢𝑛𝑑𝑎𝑐𝑖ó𝑛 =

2,40 𝑚

2
− 1,20 𝑚 = 0 

∴    No hay excentricidad de las cargas. 
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Estabilidad al hundimiento. 

Cuando e = 0 se debe cumplir:                𝜎𝑢 ≤ 𝜎𝑎𝑑𝑚  

Esfuerzo último: 

𝜎𝑢 ≤ 𝜎𝑎𝑑𝑚        →         0,65
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
< 1,25

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
 

La fundación es estable al hundimiento. 

Diseño estructural. 

La carga de diseño para realizar el análisis estructural se calcula a partir de la 

ecuación del esfuerzo último y partir de esta se realiza el cálculo estructural 

mostrándose los resultados en la figura 113. Finalmente se verifica la capacidad 

resistente a corte por flexión y punzonado y se determina el área de acero de refuerzo 

necesaria para resistir la solicitación a flexión. 

𝑄𝑢 = 𝜎𝑢 ∗ 𝐵       →         𝑄𝑢 = 0,65
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
∗ 90 𝑐𝑚 = 58,50 

𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚
  

𝑄𝑢 = 58,90 
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚
∗
100 𝑐𝑚

𝑚
= 5.890 

𝑘𝑔𝑓

𝑚
 

 

Figura 113. Estado de carga, reacciones, diagrama de fuerza cortante y 

momento flexionante de la fundación continua. Fuente. Programa de elementos 

finitos. 
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Capacidad resistente a corte por flexión 

𝑉𝑢 =
𝑉1

∅ ∗ 𝐵 ∗ 𝑑
=

382,85 𝑘𝑔

0,85 ∗ 90 𝑐𝑚 ∗ 82,50 𝑐𝑚
= 0,06 

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
 

Donde 𝑉1 es l fuerza cortante a una distancia d del apoyo. 

ℎ = 90 𝑐𝑚      →       𝑑 = ℎ − 𝑟 = 90 𝑐𝑚 − 7,5 𝑐𝑚 = 82,50 𝑐𝑚 

3690 𝑘𝑔

0,98 𝑚
=

𝑉1
(0,98 𝑚 − 0,8250 𝑚)

     →      𝑉1 = 382,85 𝑘𝑔  

𝑉𝑢 ≤ 𝑈𝑐        →        0,06 
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
< 0,53 ∗ √210

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
       →       0,06 

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
< 7,68

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
 

La viga de fundación es resistente a corte por flexión. 

Capacidad resistente a corte por punzonado 

Verificando flexibilidad de la zapata: 

𝑉𝑢𝑒𝑙𝑜 =
𝐵 − 𝑎

2
=
90 𝑐𝑚 − 26 𝑐𝑚

2
= 32 𝑐𝑚 

𝑉𝑢𝑒𝑙𝑜 ≤ 2ℎ        →         32 𝑐𝑚 < 100 𝑐𝑚 

La viga de fundación es rígida por lo tanto no es necesario verificar punzonado. 

Área de acero de refuerzo. 

Chequeando ductilidad de la sección: 

𝑑 ≥ 8,65 𝑐𝑚 

                                                42,50 𝑐𝑚 > 8,65 𝑐𝑚                        𝐶𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒. 

Área de acero de refuerzo longitudinal: 

𝐴𝑠
+ =

𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐽𝑢 ∗ 𝑑

=
2.049,72 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

0,90 ∗ 4.200 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 0,894 ∗ 82,5 𝑐𝑚

= 0,73 𝑐𝑚2  

𝐴𝑠
− =

𝑀𝑢
∅ ∗ 𝐹𝑦 ∗ 𝐽𝑢 ∗ 𝑑

=
274,93 𝑘𝑔𝑓 ∗ 𝑚 ∗

100 𝑐𝑚
1 𝑚

0,90 ∗ 4.200 
𝑘𝑔𝑓
𝑐𝑚2 ∗ 0,894 ∗ 82,5 𝑐𝑚

= 0,10 𝑐𝑚2 

Área de acero mínimo por flexión: 

𝐴𝑠 𝑚𝑖𝑛 = 24,75 𝑐𝑚 
2           ∴      𝐴𝑠 𝑚𝑖𝑛>𝐴𝑠 

El área de acero de refuerzo longitudinal que controla el diseño es el área de acero 

mínimo con un valor de 5,63 cm2 al cual se le asigna la siguiente combinación de barras 
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de acero 4 ∅
7

8
”  para la zona de tracción y la zona de compresión respectivamente. 

El área de acero de refuerzo transversal está conformada por estribos cerrados de 

diámetro ∅
3

8
”  separados una distancia no mayor de 15 cm. Finalmente en la figura 

114. Se muestra el detalle del acero de refuerzo longitudinal y transversal.  

 

Figura 114. Detalle del acero de refuerzo en la sección transversal de la viga de 

fundación de escalera. Fuente. Elaboración propia. 

Tabla 76. 

Cuadro Resumen de las cimentaciones presentes en el proyecto. 

NOMENCLATURA TIPO UBICACIÓN B (m) L (m) h(m) 

Z1 Z. 

ESQUINERA 

MODULO E 1,80  1,80 0,50 

Z2 Z. 

MEDIANERA 

MODULO E, 

ESCALERA 

2,00 2,00 0,65 

Z3 Z. CENTRAL MODULO E 2,20 2,20 0,50 

Z4 Z. 

ESQUINERA 

ESCALERA 2,00 2,00 0,65 

Z5 Z. CENTRAL PASADIZO 1,50 1,50 0,50 

VR-1 V. RIOSTRA 

1 

MODULO E, 

MODULO D, 

MODULO F 

0,40 0,45 0,45 

VR-2 V. RIOSTRA 

2 

ESCALERA, 

PASADIZO 

0,35 0,40 0,40 

VC- E VIGA 

CONTINUA 

ESCALERA 0,90 2,40 0,90 

Fuente: elaboración propia 
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Elaboración los planos estructurales del proyecto y los respectivos cómputos 

métricos 

En esta fase se realiza la elaboración de los planos estructurales mediante un 

programa de dibujo asistido por computadora, representados con sus respectivos ejes, 

acotaciones, escalas y simbologías, que su vez contienen información respecto de: los 

perfiles usados en cada planta y pórticos; vistas en elevación y distribución en planta 

de fundaciones; detalles de cimentaciones y conexiones, indicando a su vez 

propiedades de los materiales a usar y especificaciones técnicas del proceso 

constructivo. Los mismos se muestran en la sección de anexos.  

Así mismo se realiza el metrado de las cantidades de las partidas de obra del 

proyecto planteado, las cuales se definen por partidas mediante un código, una 

descripción y unidad de medida, en cumplimiento con las especificaciones de la norma 

técnica peruana “Metrados para obras de edificación y habilitaciones urbanas” y el 

manual No 29 "Costos y Presupuestos de Edificación” de la Cámara Peruana de la 

Construcción CAPECO. En tal sentido, se realizan los cómputos métricos mediante el 

manejo de fórmulas geométricas que involucran mediciones de longitudes, áreas y 

volúmenes, para estimar la cantidad de material necesario en cada partida para ejecutar 

la obra. 
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Tabla 77.  

Cómputos métricos 

 

Fuente: elaboración propia 
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Tabla 78.  

Cómputos métricos continuación 

Fuente: elaboración propia 
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Tabla 79.Cómputos métricos continuación 

Fuente: elaboración propia 
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Tabla 80. 

Cómputos métricos continuación 

Fuente: elaboración propia  
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Tabla 81.  

Estimación presupuestal 

Fuente: elaboración propia 
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CAPITULO V 

Discusión Y Análisis De Resultados 

CONCLUSIONES 

De acuerdo con el diseño arquitectónico y la configuración de la estructura 

planteada en él, se pudo identificar la coordinación modular de la distribución 

arquitectónica, y en base a esta referencia se ha podido presentar las características 

estructurales de cada conjunto de módulos o pabellones, deduciendo la tipología de 

estos, los cuales se distribuyeron de la siguiente manera: pabellón D, 2 pabellones E 

frente a frente, 2 pabellones F frente a frente, 2 pabellones de escaleras que los unen 

entre sí, y por ultimo 3 pabellones de pasadizo; considerando junta de dilatación en 

los pabellones adyacentes. 

En lo referente al análisis de las normas de diseño estructural en acero del 

proyecto, con respecto al proceso y a cada verificación del cálculo, se finiquitó en el 

uso de la norma E-020 de Cargas, E-090 de estructuras metálicas y E-030 del diseño 

sismorresistente, en el ámbito nacional con el Reglamento Nacional de Edificaciones 

(RNE) vigente del Perú; y el American Institute Of Steel Construction (AISC) 360-

16 en el ámbito internacional, para las verificaciones no encontradas en la norma 

anterior. 

Dicho esto, después de analizar el método de diseño a emplear para definir las 

características de los elementos estructurales a través del cumplimiento del RNE 

vigente del Perú y con criterio económico, se determinó la metodología LRFD 

(diseño por factores de carga y estados límites). En tal sentido, de acuerdo con el 

análisis estructural, las solicitaciones por gravedad superaban a una sola viga de 

carga con dimensiones consecuentes al principio columna fuerte- viga débil por lo 

que se concluyó utilizar vigas auxiliares para evitar estas consecuencias y satisfacer 

las cargas usando perfiles de menor dimensión. 
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A continuación, con la finalidad de menguar los efectos de la respuesta 

dinámica del edificio en sus primeros modos de vibración y a su vez que los 

desplazamientos laterales sean inferiores a la deriva máxima que permite la norma, 

se asignó para las columnas perfiles estructurales de dimensiones hasta HEB 400, 

manteniendo en todo el proyecto el principio de columna fuerte- viga débil, usando 

arriostramientos laterales hasta HEB 180, considerando un ratio de demanda 

capacidad inferior al 90% ante las cargas sísmicas en todos los elementos 

estructurales, para garantizar la rigidez y la integridad del edificio. 

En cuanto a las cimentaciones fueron diseñadas basándose en los estudios 

geotécnicos y la capacidad admisible del suelo para verificar la estabilidad al 

hundimiento, deslizamiento y volcamiento, por medio de los parámetros 

establecidos en la norma para que no supere la capacidad de soporte pos-sísmico, 

por lo que se determinaron zapatas céntricas, esquineras y medianeras, también una 

viga continua para los perfiles de la escalera, rigidizadas mediante vigas de riostra. 

En este sentido, se han elaborado los planos estructurales con colaboración del 

programa de dibujo asistido por computadora conteniendo toda la información 

necesaria referente a todos los elementos estructurales del sistema, concluyendo 

sobre estos, que son la referencia objetiva, concreta y real para la ejecución de la 

obra.  

De igual manera, se realizó los cómputos métricos, basados en las 

disposiciones de CAPECO y referencias existentes en las diferentes instituciones 

públicas, obteniendo como resultado las cantidades de meta física de obra, 

expresadas por medio de las unidades de medición correspondientes a cada 

componente de la estructura; asimismo con estas cantidades y el costo por unidad de 

cada partida se concluyó el estimado presupuestal incluyendo costo directo, gastos 

generales y utilidades. 
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RECOMENDACIONES 

Se consideran de manera estricta las características de los perfiles a utilizar como 

elementos estructurales. 

La configuración estructural señalada en los planos del proyecto no debe sufrir 

alteraciones, para poder garantizar el comportamiento sismorresistente estudiado de la 

edificación. 

El diseño de las conexiones debe cumplirse de acuerdo con el plano de detalles, 

siguiendo estrictamente las dimensiones de las planchas, diámetro de los pernos y 

soldadura establecida. 

Los materiales para utilizar deben cumplir con las especificaciones técnicas 

mencionadas en los planos estructurales. 

Es imprescindible tener el estudio geotécnico del suelo para obtener sus 

propiedades físicas y mecánicas, ya que en función a este se realiza el diseño de la 

infraestructura. 

Se deben suministrar los planos con medidas, detalles, especificaciones y 

recomendaciones para la buena ejecución y elaboración de la estructura. 

Elaborar un plan de desarrollo de la ejecución para un control eficiente del avance 

de obra en cuanto a tiempo y desembolso económico. 

Los equipos de soldadura a utilizarse deben tener el control de calidad y cumplir 

con las normativas especificas vigentes. 

El voltaje de la energía eléctrica debe cumplir con las solicitaciones o 

especificaciones de los equipos de soldar. 

El uso correcto de los electrodos que corresponden a este tipo de soldaduras, para 

garantizar las capacidades resistentes de diseño 
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ANEXOS 

[Anexo A] 

[Cargas variables mínimas repartidas sobre entrepiso según la norma E-020] 
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[Anexo B-1] 

[Tablas y criterios de la norma E-030 usados para elaborar el espectro de diseño] 
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[Anexo B-2] 

[Tablas y criterios de la norma E-030 usados para elaborar el espectro de diseño] 
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[Anexo B-3] 

[Tablas y criterios de la norma E-030 usados para elaborar el espectro de diseño] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 

 

250 

 

[Anexo C-1] 

[Capacidad admisible de las calicatas ubicadas en los pabellones D, E y F, del 

estudio de suelos] 
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[Anexo C-2] 

[Perfil estratigráfico del estudio de suelos] 
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[Anexo C-3] 

[Peso específico y densidad del estudio de suelos] 
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[Anexo D] 

[Modos de vibración del pabellón de escalera]  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

DESPLAZAMIENTO EN EJE X ROTACION EN EJE Z 

DESPLAZAMIENTO EN EJE Y 
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[Anexo E] 

[Propiedades dimensionales de los pernos de anclaje] 
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[Anexo F] 

[Tensión Cortante Admisible en Vigas Armadas] 

 

 

 

 

 

 

 

 



[Anexo G]

[Planos estructurales]
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