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RESUMEN 

En este trabajo monográfico se presenta el análisis y diseño de un sistema 

compuesto de acero estructural y concreto reforzado, tomando en cuenta las 

solicitaciones de cargas basadas en el Reglamento Nacional de la Construcción 

(RNC-07) para realizar el análisis sísmico (Estático y Dinámico modal espectral), 

para ello se construyó un modelo tridimensional del edificio con el software ETABS 

y considerando los criterios de diseño del AISC 360-16 Capítulo I, Diseño de 

secciones compuestas por el método LRFD, además de las normas de diseño del 

Instituto Americano del Concreto (ACI 318-14). 
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𝑑2             𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑜𝑖𝑑𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 

   𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛;  𝑒𝑛 𝑎𝑢𝑠𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛, 𝑖𝑛.  

𝐷              𝐷𝑖á𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒 𝑢𝑛𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝐻𝑆𝑆, 𝑖𝑛.  

𝐸𝑐             𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝐸𝑙𝑎𝑠𝑡𝑖𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜, 𝐾𝑠𝑖. 

𝐸𝐼𝑒𝑓𝑒        𝑅𝑖𝑔𝑖𝑑𝑒𝑧 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑎, 𝐾𝑖𝑝𝑠 − 𝑖𝑛4.  
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𝐸𝑇𝐴𝐵𝑆     𝐸𝑥𝑡𝑒𝑛𝑑𝑒𝑑 𝑇ℎ𝑟𝑒𝑒 − 𝐷𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙 𝐴𝑛𝑎𝑙𝑦𝑠𝑒𝑠 𝑜𝑓 𝐵𝑢𝑖𝑙𝑑𝑖𝑛𝑔 𝑆𝑦𝑠𝑡𝑒𝑚𝑠  

(𝐴𝑛á𝑙𝑖𝑠𝑖𝑠 𝑇𝑟𝑖𝑑𝑖𝑚𝑒𝑛𝑠𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙 𝐸𝑥𝑡𝑒𝑛𝑑𝑖𝑑𝑜 𝑎 𝑆𝑖𝑠𝑡𝑒𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝐸𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑖𝑜𝑠).  
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𝐹𝑢              𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑚í𝑛𝑖𝑚𝑎 𝑎 𝑡𝑟𝑎𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑑𝑒 𝑢𝑛 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜, 𝐾𝑠𝑖. 
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 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑𝑖𝑛𝑎𝑙, 𝐾𝑠𝑖.  

𝑓𝑦𝑤            𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑧𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑢𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑑𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 
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𝐼𝑐               𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑒𝑟𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜, 𝑖𝑛4. 
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𝐾𝑠𝑖           𝐾𝑖𝑙𝑜 𝑃𝑜𝑢𝑛𝑑𝑠 𝑆𝑞𝑢𝑎𝑟𝑒 𝐼𝑛𝑐ℎ𝑒𝑠 (𝐾𝑖𝑙𝑜 𝑙𝑖𝑏𝑟𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑢𝑙𝑔𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑐𝑢𝑎𝑑𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠). 

𝐿              𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑙𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜, 𝑓𝑡, 𝑖𝑛.  

𝐿𝑏            𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜 𝑠í𝑛 𝑠𝑜𝑝𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟𝑎𝑙, 𝑖𝑛. 

𝐿𝑝            𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑠𝑖𝑛 𝑠𝑜𝑝𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟𝑎𝑙 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒, 𝑖𝑛. 

 

𝐿𝑟            𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑠í𝑛 𝑠𝑜𝑝𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟𝑎𝑙 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑛𝑑𝑒𝑜  

𝑓𝑙𝑒𝑥𝑜 𝑡𝑜𝑟𝑠𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙 𝑖𝑛𝑒𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜, 𝑖𝑛. 

𝐿𝑅𝐹𝐷      𝐿𝑜𝑎𝑑 & 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑒 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝐷𝑒𝑠𝑖𝑔𝑛(𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝐷𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎  

𝑦 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎) 

𝑀𝑛𝑥         𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑜 𝑎𝑙  
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𝑀𝑛𝑦        𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑜 𝑎𝑙  

𝑒𝑗𝑒 𝑦 − 𝑦, 𝐾𝑖𝑝𝑠 − 𝑓𝑡. 



𝑀𝑢𝑥         𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑥, 𝑘𝑖𝑝𝑠 − 𝑓𝑡. 
 
𝑀𝑢𝑦        𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦, 𝑘𝑖𝑝𝑠 − 𝑓𝑡. 

 
𝑀𝑝          𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑝𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜, 𝑘𝑖𝑝𝑠 − 𝑓𝑡. 

𝑀𝑝𝑎       𝑈𝑛𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎, 𝑀𝑒𝑔𝑎 𝑃𝑎𝑠𝑐𝑎𝑙. 

𝑃𝑒            𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑐𝑟í𝑡𝑖𝑐𝑎 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑛𝑑𝑒𝑜 𝑑𝑒 𝐸𝑢𝑙𝑒𝑟, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑃𝑛            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑇𝑒𝑛𝑠𝑖ó𝑛 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑎𝑠 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑑𝑎𝑠  

𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑃𝑛𝑜          𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑜𝑠  

𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑑𝑜𝑠 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

 

𝑃0            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 sin 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑖𝑑𝑒𝑟𝑎𝑟 𝑙𝑜𝑠  

𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑃𝑟           𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑒𝑥𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑎𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑎𝑙 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑜, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑃𝑠𝑓          𝑃𝑜𝑢𝑛𝑑𝑠 𝑆𝑞𝑢𝑎𝑟𝑒 𝑓𝑜𝑜𝑡 (𝐿𝑖𝑏𝑟𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑖𝑒 𝑐𝑢𝑎𝑑𝑟𝑎𝑑𝑜). 

𝑃𝑢             𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑒𝑛 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑠𝑒𝑔ú𝑛 𝑙𝑎𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑏𝑖𝑛𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠  

𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎, 𝐾𝑖𝑝𝑠.   

𝑃𝑦             𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑡𝑒𝑛𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑃𝑦𝑐            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑄             𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑑𝑢𝑐𝑡𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑. 

𝑄′             𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑑𝑢𝑐𝑡𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑐𝑜𝑟𝑟𝑒𝑔𝑖𝑑𝑜. 

𝑄𝑛            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑁𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑢𝑛 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑅𝑛             𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑁𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑝𝑜𝑟 𝑎𝑝𝑙𝑎𝑠𝑡𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑖𝑟𝑒𝑐𝑡𝑜, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑟𝑥,𝑦           𝑅𝑎𝑑𝑖𝑜 𝑑𝑒 𝑔𝑖𝑟𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑒𝑛 𝑙𝑜𝑠 𝑒𝑗𝑒𝑠 𝑝𝑟𝑖𝑛𝑐𝑖𝑝𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑎𝑛á𝑙𝑖𝑠𝑖𝑠, 𝑖𝑛. 

𝑅𝑁𝐶 − 07   𝑅𝑒𝑔𝑙𝑎𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑁𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝐶𝑜𝑛𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑁𝑖𝑐𝑎𝑟𝑎𝑔𝑢𝑎 2007.  

𝑆𝑥,𝑦          𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑙𝑜𝑠 𝑒𝑗𝑒𝑠 𝑝𝑟𝑖𝑛𝑐𝑖𝑝𝑎𝑙𝑒𝑠, 𝑖𝑛3. 

𝑠              𝑆𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑟𝑒𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 𝑎 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝑖𝑛 (𝑐𝑚). 

𝑆             𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝐴𝑚𝑝𝑙𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑡𝑖𝑝𝑜 𝑑𝑒 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 

𝑆𝐷𝐼        𝑆𝑡𝑒𝑒𝑙 𝐷𝑒𝑐𝑘 𝐼𝑛𝑠𝑡𝑖𝑡𝑢𝑡𝑒 (𝐼𝑛𝑠𝑡𝑖𝑡𝑢𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑙á𝑚𝑖𝑛𝑎𝑠 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜). 



𝑡             𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑢𝑛𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝐻𝑆𝑆, 𝑖𝑛. 

𝑡𝑤           𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑢𝑛𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛, 𝑖𝑛. 

T             𝑃𝑒𝑟𝑖𝑜𝑑𝑜 𝐹𝑢𝑛𝑑𝑎𝑚𝑒𝑛𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑏𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎, 𝑠. 

𝑉𝑟            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑅𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝑘𝑖𝑝𝑠. 

𝑉′𝑟            

𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑓𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑖𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝑘𝑖𝑝𝑠. 

𝑉𝑛            𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑁𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑎 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

𝑉0           𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝐵𝑎𝑠𝑎𝑙, 𝑇𝑜𝑛𝑓. 

𝑉𝑠            𝑉𝑒𝑙𝑜𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑃𝑟𝑜𝑚𝑒𝑑𝑖𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎𝑠 𝑂𝑛𝑑𝑎𝑠 𝑑𝑒 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑒, 𝑚/𝑠. 

𝑊𝐹         𝑊𝑖𝑑𝑒 𝐹𝑙𝑎𝑛𝑔𝑒 (𝑃𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙𝑒𝑠 𝐼 𝑑𝑒 𝑎𝑙𝑎 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑎). 

𝑤0          𝐶𝑀 + 𝐶𝑉𝑅;  𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎 𝑚á𝑠 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑖𝑑𝑎, 𝑘𝑔/𝑚2 

𝑌𝐸𝑁𝐴        𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑁𝑒𝑢𝑡𝑟𝑜 𝑃𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑜 𝑎𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 − 𝑦, 𝑖𝑛 

𝑧𝑥             𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜 𝑝𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑥 − 𝑥, 𝑖𝑛3. 

𝑧𝑦            𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜 𝑝𝑙á𝑠𝑡𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 − 𝑦, 𝑖𝑛3. 

Σ𝑄𝑛        𝑆𝑢𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑁𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠 𝐶𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑒𝑙  

𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑜 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑠𝑖𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑦 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑐𝑒𝑟𝑜, 𝐾𝑖𝑝𝑠. 

Δ              𝐷𝑒𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜, 𝑖𝑛.  

𝜆              𝑃𝑎𝑟á𝑚𝑒𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒 𝐸𝑠𝑏𝑒𝑙𝑡𝑒𝑧. 

𝜆𝑝            𝐸𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑒𝑠𝑏𝑒𝑙𝑡𝑒𝑧 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑎𝑐𝑡𝑜𝑠. 

𝜆𝑟             𝐸𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑒𝑠𝑏𝑒𝑙𝑡𝑒𝑧 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜𝑠 𝑛𝑜 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑎𝑐𝑡𝑜𝑠. 

𝜙𝐵           𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛, 0.90.  

𝜙𝐶          𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛, 0.75.  

𝜙𝑡          𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑡𝑒𝑛𝑠𝑖ó𝑛, 0.90. 

𝜌𝑠𝑟         𝑅𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑟𝑒𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎𝑠 𝑏𝑎𝑟𝑟𝑎𝑠 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 𝑎𝑙 á𝑟𝑒𝑎 𝑏𝑟𝑢𝑡𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜. 

Ω            𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑟𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎. 
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1. GENERALIDADES 
 

1.1 INTRODUCCIÓN 
 

La combinación más importante y frecuente de materiales de construcción es la 

del acero y el concreto, con aplicaciones en edificios comerciales y fábricas de 

varias plantas, así como en puentes. Estos materiales, aunque esencialmente 

diferentes son totalmente compatibles y complementarios entre sí, tienen casi la 

misma dilatación térmica y una combinación de resistencia ideal, ya que el 

concreto es eficaz a compresión mientras que el acero lo es a tracción. Además, 

el concreto proporciona protección contra la corrosión y aislamiento térmico al 

acero a temperaturas elevadas y puede proteger las secciones delgadas de acero 

contra abolladuras y pandeo lateral por torsión. 

La combinación de núcleos de concreto, pórticos de acero y entrepisos 

compuestos se ha convertido en el método estándar de construcción para edificios 

comerciales de múltiples niveles en diversos países. Se ha avanzado mucho en 

lugares como Japón, donde el pórtico de acero/concreto reforzado es el sistema 

estándar en edificios altos. La razón principal de esta preferencia es que son los 

más idóneos para resistir cargas repetidas causadas por sismos, que requieren 

gran resistencia y ductilidad. 

En el presente documento nos trazamos como objetivo el análisis y diseño de 

secciones compuestas de acero y concreto, considerando las normas del AISC y 

el ACI para el diseño de los principales elementos (Vigas, Columnas, Sistema de 

entrepiso y conexiones). Considerando las solicitaciones de cargas basadas en el 

reglamento nacional de la construcción (RNC-07) para realizar un análisis 

dinámico modal espectral en el programa ETABS. 

La estructura en estudio Edificio plaza AEW es una edificación existente consta 

de 4 niveles con una altura de 17.3 m y un área total en planta de 

aproximadamente 3558 𝑚2 destinada a usarse como edificio de oficinas, 

localizada en Managua, Nicaragua.  
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El sistema resistente a carga lateral de la edificación se basa de marcos de acero 

resistentes a momento. El área de escaleras y ascensor se trata como un sistema 

desligado de la estructura principal y su resistencia a cargas laterales la provee 

un muro de concreto de 17.5 cm de espesor.  

Por lo tanto, se realizará la propuesta de este particular sistema con el fin de 

presentar el diseño de un sistema de marcos compuestos resistentes a momento, 

tomando en cuenta los criterios de diseños del AISC 360-16 "Specification for 

Structural Steel Building", AISC 341-16 "Seismic Provisions for Structural Steel 

Buildings", además de las especificaciones del AISC 358-16 "Prequalified 

Connections for Special and Intermediate Steel Moment Frames for Seismic 

Applications", "Seismic Design Manual" ANSI/AISC y las normas de diseño del 

Instituto Americano del Concreto ACI 318-14.  
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1.2 ANTECEDENTES 
 

La utilización de los elementos compuestos en el diseño de estructuras, se ha 

incrementado notablemente en los últimos años. Esta tendencia se debe al hecho 

de que los elementos poseen características y cualidades que resultan totalmente 

distintas a las de los elementos normalmente utilizados con fin estructural.  

Las estructuras formadas por elementos de sección compuesta de acero y 

concreto (simple o reforzado) se han utilizado desde hace mucho tiempo. Al 

principio, estas estructuras simplemente tomaban como ventaja la protección que 

aportaba el concreto a los perfiles de acero para resistir el fuego y la corrosión. 

Pero las investigaciones en cuanto a la resistencia de dichos miembros 

empezaron desde principios de 1900 (Talbot y Lord, 1912), y las primeras 

disposiciones de diseño fueron creadas en 1924 (“Joint committee report on 

standard specifications for concrete and reinforced concrete”). En la actualidad, 

con la aparición de construcciones de estructuras compuestas en edificios de gran 

altura, los ingenieros han desarrollado nuevos criterios de diseño para considerar 

las ventajas que se tienen en cuanto a resistencia y rigidez en una sección 

transversal compuesta (Griffis y Moore, 1992).  

Anteriormente la combinación de dos o más materiales ya estaba en uso en 

diferentes culturas o civilizaciones, se empezó a estudiar el sistema compuesto a 

mediados del siglo XlX. En 1840 William Howe patento una armadura compuesta 

de madera y hierro forjado; está misma combinación de materiales la utilizaron 

Thomas y Caleb Pratt para diseñar una armadura de una configuración diferente. 

 

Figura 1.1 Armadura William Howe. Fuente: Tesis Secciones compuestas de acero-
concreto (Método LRFD), Juan Carlos Navarrete, México, D.F (2003). 
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A principios del siglo XX se realizaron varios estudios de las vigas compuestas, 

ya que se utilizaba como un sistema para la protección del fuego. En 1923 se 

realizaron estudios Sobre el comportamiento de vigas embebidas de concreto, lo 

cual en 1925 Scott público los resultados de la investigación, más tarde R.C 

Cauglhey estudio el comportamiento de vigas compuestas de acero estructural y 

concreto. 

En 1929 Cauglhey y Scott publicaron un artículo sobre el diseño de una viga de 

acero con una losa de concreto, dónde mencionaron que para resistir las fuerzas 

cortantes horizontales se tienen que incluir conectores mecánicos; estos estudios 

lo hicieron con y sin uso de puntales. 

Una vez que se había extendido el uso compuesto, se empezaron a utilizar 

diferentes tipos de conectores de cortantes como el espiral. El uso compuesto se 

empleaba comúnmente en puentes, por lo que se empezó a incluir en las 

especificaciones de la American Association of State Highway Officials (AASHTO) 

en 1944 Y el American Institute of Steel Construction (AISC) en 1952. 

El adoptar las especificaciones de la AASHTO en 1944, misma que aprueba el 

método de construcción de los elementos compuestos, permitió la utilización de 

dichos elementos en puentes, desde la década de 1950 el uso de puentes con 

pisos compuestos ha aumentado rápidamente y hasta la fecha se construyen 

normalmente en todo el mundo. (McCormac, 2002). 

En 1952, las especificaciones AISC aprobaron por vez primera el uso en edificios 

de pisos compuestos y en la actualidad se vuelven rápidamente más populares.  

Uno de los requisitos más importante de la sección compuesta es impedir el 

deslizamiento entre el concreto y el perfil estructural, mediante el empleo de 

conectores de cortante debidamente soldados o anclados al elemento estructural. 
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Figura 1.2 Desarrollo histórico de los Conectores de Corte. (a) Sistema de ranuras de 
cortante (Julius Kahn 1903). (b) Conectores de espiral. (c) Canales. (d) Pernos 
soldados.  Fuente: Structural Engineering Handbook, Ed. Chen Wai-Fah (1999). 

En 1973, el estudio de columnas compuestas se asignó a un comité permanente 

(Task Group 20) del “Consejo de Investigación sobre Estabilidad Estructural” 

(“Structural Stability Research Council”, SSRC). El Consejo reconoció, gracias a 

la abundante información que se tenía sobre el comportamiento de columnas de 

acero, que la compresión de miembros compuestos por acero y concreto debería 

comportarse de manera similar a una columna formada solamente por acero si en 

la sección transversal compuesta la resistencia y rigidez del acero estructural 

fuera mucho más grande que la resistencia y rigidez del concreto (Task Group 20, 

1979). El Consejo también estaba consciente de que, si en una sección 

transversal compuesta, la resistencia y rigidez del concreto fuera 

significativamente más grande que la resistencia y rigidez del acero estructural, el 

miembro en compresión compuesto tendría un comportamiento parecido al de una 

columna ordinaria de concreto reforzado (Task Group 20, 1979). 

Las consecuencias de los resultados inconsistentes que se obtenían debido a los 

diferentes conceptos de diseño condujeron a que se realizaran investigaciones 

para encontrar criterios que permitieran un diseño adecuado. 

La tendencia de las investigaciones se encaminó a secciones de acero-concreto, 

por lo cual se trataron sobre aspectos como el levantamiento de losas, la eficiencia 

de los conectores de cortante de distintos tipos, la adherencia natural entre acero 

y concreto, vibración y resistencia última, y los efectos de la torsión. 
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En estos últimos años la construcción compuesta es unas de las alternativas para 

ingenieros y arquitectos en el diseño de estructuras resistentes, económicas, 

ligeras y de construcción rápida, por lo cual su uso se ha ido extendiendo de forma 

exponencial a lo largo del planeta. 

En Nicaragua, el Hospital Monte España es el único edificio con antecedentes de 

haber sido construido en su totalidad con marcos compuestos de acero estructural 

embebidos en concreto reforzado. 
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1.3 JUSTIFICACIÓN 
 

En el presente documento monográfico, se pretende promover un sistema 

constructivo que por sus características ha permitido el desarrollo de nuevos 

criterios de diseños para considerar las ventajas que se tienen en cuanto a 

Resistencia y rigidez en una sección transversal compuesta.  

Siendo Nicaragua un país altamente vulnerable ante sismos de gran magnitud, 

los culés se han presentado con periodos de duración muy cortos, epicentros poco 

profundos y devastaciones inminente como lo experimentado en el terremoto de 

1972 en la ciudad de Managua, el cual fue de gran aprendizaje sobre la 

vulnerabilidad a la que están expuestas las estructuras sobre el territorio nacional. 

El diseño de un sistema estructural compuesto sería una solución óptima, aunque 

el costo de construcción puede ser un poco elevado, pero es muy seguro al 

momento de un eventual sismo para construcciones que se realicen en zonas 

vulnerables.  

 

Por otra parte, las secciones compuestas son un sistema estructural con muy poco 

uso a nivel nacional. Este sistema, cuya practica se ha implementado con éxito en 

países desarrollados como Japón, Inglaterra, Estados Unidos, entre otros. Posee 

grandes ventajas estructurales debido a la sinergia de los dos materiales al 

hacerlos trabajar eficientemente como una sola unidad. Al combinar sus 

propiedades mecánicas la estructura en si puede alcanzar mayor resistencia, 

rigidez y ductilidad,  

 

No es tan preciso afirmar que son mejores las estructuras Acero estructural o de 

concreto reforzado. Ambas estructuras son seguras si son diseñadas 

apropiadamente. Sin embargo, el concreto por su rigidez, su falla es frágil, la 

ventaja de la estructura metálica es que puede volver a su lugar a pesar del 

movimiento siempre y cuando no alcance su nivel de colapso. Al combinar ambos 

materiales se logra proporcionar un comportamiento de la estructura más 
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favorable que por separados, y ya que lo que se quiere es construir estructuras 

que tienen más capacidad de absorber la fuerza sísmica, en comparación con 

otra, las secciones compuesta seria hasta ahora lo más seguro que se encuentra 

hoy en día en el campo constructivo 

 

La falta de investigaciones sobre este tema, la falta de conocimiento de su uso 

por parte del constructor, la disyuntiva del Ingeniero Estructural de diseñar 

estructuras de acero o en concreto reforzado, entre otros factores ajenos a los 

estructurales, son las principales causas que desalientan el uso de este tipo de 

construcción.  

 

Un aspecto de gran importancia es que este estudio permitirá consolidar 

conocimientos adquiridos en el área estructural, ampliarlos y hacer un soporte 

sobre el tema, sumar bibliografía en el área y seguir profundizando mediante la 

realización de investigaciones sobre este tipo de sistemas. 
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1.4 OBJETIVOS 
 

1.4.1 Objetivo general 
 

▪ Realizar el análisis y diseño de secciones compuestas de acero y concreto 

aplicado a los elementos principales del edificio plaza AEW. 

 

1.4.2 Objetivos específicos 
 

▪ Realizar análisis dinámico modal espectral según el RNC-07. 

 

▪ Emplear el método LRFD considerando las normas del AISC 2016 para el 

diseño de los elementos principales. 

 

▪ Realizar el diseño de las conexiones considerando las normas del AISC 

2016. 
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2. MARCO TEÓRICO 
 

2.1 Conceptos básicos 
 

La construcción compuesta comprende miembros estructurales constituido por 

dos materiales acero estructural y concreto reforzado, juntos en un componente 

de tal manera que la disposición resultante funcione como un solo elemento. 

Estrictamente hablando, cualquier miembro formado por dos o más materiales es 

compuesto. Sin embargo, en edificios y puentes, esto, de manera usual significa 

acero estructural y concreto reforzado y eso, por lo común quiere decir vigas o 

columnas compuestas [William T. Segui, 2013]. 

Existe una amplia gama de elementos estructurales compuestos de amplio uso. 

Los miembros compuestos que se abordarán en el presente estudio serán: 

▪ Miembros de acero estructural embebidos en concreto (Figura 2.1a). 

▪ Miembros de acero estructural rellenos de concreto (Figura 2.1b). 

▪ Losa de concreto soportada sobre viga de acero con placa colaborante 

(Figura 2.1c). 

 

 

Figura 2.1 Tipos de Secciones Compuestas. Fuente: Construcción Compuesta Acero-
Concreto, GERDAU CORSA. 
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Para entender la esencia del comportamiento mixto se empleará el tipo se sección 

compuesta que más comúnmente se utiliza en la práctica, la viga compuesta 

(Steel Deck). Empezaremos con una ilustración simple, consideremos una viga 

que está constituida por dos partes idénticas como se muestra en la figura 2.2. En 

el caso de la figura 2.2a ambas partes tienen comportamientos diferentes y se 

desplazan libremente una con respecto a la otra en la interface o zona de contacto 

entre las dos áreas, mientras que en el caso de la figura 2.2b ambas partes están 

restringidas a actuar juntas. Se debe notar también que en el caso (a) existe un 

desplazamiento longitudinal como se muestra en los extremos de la viga lo que 

muestra que no hay acción compuesta en ese elemento, mientras que en el caso 

(b) todas las secciones transversales permanecen planas y sin deslizamientos una 

con respecto a la otra, garantizando así el comportamiento compuesto en el 

elemento. Esta restricción al desplazamiento provoca que la viga (b) sea más 

resistente y rígida que la viga del caso (a) estudios han demostrado que es hasta 

dos veces más resistente y cuatro veces más rígida la viga (b)1. De lo anterior 

podemos afirmar que mientras mayor desplazamiento relativo exista entre los dos 

elementos el porcentaje de acción compuesta es menor.  

 

Figura 2.2 Mecanismos básicos de acción compuesta. Fuente: Composite Construction, 
David Nethercot (2003). 

Ahora consideremos el arreglo acero-concreto de la figura 2.3a. Las dos partes 

en que está dividida la sección tienen diferentes tamaños y poseen diferentes 

características de esfuerzo deformación. Asumiendo que hay una interacción 

completa compuesta entre los dos materiales y por lo tanto no hay 

 
1 Composite Construction, David Nethercot. Capítulo I, Sección 3. 
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desplazamientos longitudinales, la distribución de esfuerzos plásticos en la 

sección transversal mostrada será la que se muestra en la figura 2.3b y figura 2.3c  

dependiendo de la localización del eje neutro. Si el eje neutro se encuentra en la 

losa de concreto quiere decir que el acero estará actuando totalmente a tensión y 

por lo tanto este desarrollara su capacidad máxima, mientras que si el eje neutro 

se encuentra en la sección de acero quiere decir que el concreto estará actuando 

totalmente a compresión. 

 

 

 

 

 

Dicho lo anterior, vale remarcar que los buenos diseños deben de tender a colocar 

el eje neutro de la sección en la zona de interface entre el acero y el concreto, lo 

cual representa una mayor eficiencia en la resistencia de los dos materiales 

(concreto actuando completamente a compresión y el acero desarrollando su 

máxima capacidad a tensión).  

 

La acción compuesta es utilizada con mayor frecuencia en la combinación de una 

viga y una losa para formar los entrepisos de los edificios o las cubiertas de los 

puentes, también es utilizado en columnas como las mostradas anteriormente en 

la figura 2.1a y 2.1b. Sin embargo, el uso de columnas compuestas, en su 

mayoría, está restringido para edificios muy altos o para edificios bajos en los 

cuales las cargas de compresión que deben ser resistidas son extremadamente 

elevadas, de otra forma el diseño no resultaría económico. 

 

Figura 2.3 Representación de los bloques de esfuerzos plásticos. 
Fuente: Composite Construction, David Nethercot (2003). 
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La construcción de vigas compuestas2 posee varias ventajas respecto a la 

construcción no compuesta: 

a. Reducciones en los pesos de acero que son comúnmente del 30 al 50%. 

b. La mayor rigidez del sistema significa que las vigas puedan ser menores 

para los mismos claros, logrando alturas menores en los pisos y economías 

en el revestimiento. 

c. Es de construcción rápida. 

La desventaja principal es la necesidad de proporcionar los conectores de cortante 

en la interface entre el acero y concreto. Puede haber también un aumento claro 

en la complejidad de diseño. Sin embargo, tablas de diseño pueden ser una ayuda 

para la selección del tamaño de los miembros proporcionadas por el LRFD. 

2.2 Métodos de Diseño.  
Para determinar la resistencia en los elementos de estructuras que incluyen 

Secciones Compuestas, se encuentran cuatro métodos según el código ANSI-

AISC 360-16: 

2.2.1 Método Distribución de Esfuerzo Plásticos. 

Para el método de distribución de esfuerzos plásticos, el esfuerzo nominal deberá 

asumirse que los componentes de acero habrán alcanzado un esfuerzo 𝐹𝑦, en 

ambos casos tensión y compresión; y los componentes de concreto habrán 

alcanzado un esfuerzo de 0.85𝑓𝑐
,
. Para tubos rellenados con concreto, el esfuerzo 

está permitido de 0.95𝑓𝑐
,
, para el uso de componentes de concreto en compresión 

uniforme y así satisfacer los efectos del confinamiento del concreto. 

2.2.2 Método Compatibilidad de Tensiones. 

Para el Método compatibilidad de Tensión, una distribución lineal de esfuerzos 

para la sección deberá ser asumida, con un máximo esfuerzo a compresión del 

concreto igual a 0.003 plg/plg (mm/mm). La relación de esfuerzo-tensión para el 

 
2 Ventajas de vigas compuestas, Steel Designers Manual 5th Edición. 
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acero-concreto deberá obtenerse por medio de pruebas o por resultados 

publicados de materiales similares. 

El método Compatibilidad de Tensiones deberá ser usado para determinar la 

resistencia nominal en secciones irregulares y para casos donde el acero no 

posee un comportamiento elástico-plástico. 

2.2.3 Método Distribución de Esfuerzo Elásticos. 

Para el método de Distribución de Esfuerzo Elásticos, la resistencia nominal será 

determinada de la superposición de esfuerzos elásticos para el estado límite de 

fluencia o aplastamiento del concreto. 

2.2.4 Método efectivo Esfuerzo-Deformación. 

 
Para el método efectivo Esfuerzo-Deformación será determinada asumiendo 

compatibilidad de deformación y relaciones esfuerzo-deformaciones efectivas 

para componentes de acero y concreto que tienen en cuenta los efectos del 

pandeo local, la fluencia, la interacción y el confinamiento del concreto. 

 

2.3 Tipos de secciones compuestas  

2.3.1 Viga compuesta3 (Steel Deck). 

 

En los edificios y vigas de acero de puentes a menudo deben soportar losas de 

concreto. Bajo las cargas de servicio cada componente actúa independientemente 

con movimiento relativo o deslizamiento que ocurren en su adherencia. Si los 

componentes se conectan entonces el deslizamiento es eliminado, o 

considerablemente reducido (Figura 2.4), entonces la losa y la viga de acero 

actúan juntos como un compuesto, una unidad. Hay un aumento consecuente en 

la fuerza y rigidez de la viga compuesta a la suma de los componentes. 

 
3 Aplicaciones de vigas compuestas, Steel Designers Manual 6th Edición. 
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Figura 2.4 Comportamiento de Vigas compuestas y No compuestas. Fuente: Steel 

Designers Manual, Wiley-Blackwell (2003). 

El Método normal de diseño por esfuerzo admisible de vigas simplemente 

apoyadas es el análisis plástico de la sección transversal. Conexión completa de 

pernos de cortante garantiza que la sección desarrollará completamente su 

capacidad plástica. Vigas diseñadas con conexión completa de pernos resulta en 

vigas de tamaño más ligero. Donde menos conectores de cortante se 

proporcionan (conocido como la conexión de cortante parcial) el tamaño de la viga 

es más pesado, pero el diseño global puede ser más económico. La conexión de 

cortante parcial es muy atractiva donde el número de conectores se pone en un 

modelo normal; como uno por nervio o alternado, donde se use la lámina troquel. 

En cada caso, la resistencia de los conectores de cortante es una cantidad fija 

independiente del tamaño de la viga o losa. 

El diseño elástico convencional de la sección produce las vigas más pesadas que 

con el diseño plástico porque no es posible desarrollar la capacidad a tensión 

completa del acero de la sección Diseños basados en los principios elásticos 

serán usados donde los elementos axiales de la sección son no-compactos o 

esbeltos. Esto afecta el diseño de vigas continuas principalmente. 

2.3.1.2 Tipos de conectores de Cortante4. 

Los conectores de cortante modernos son los pernos cabeza soldado que va de 

1/2-1 in de diámetro y de 2.5-5 in de altura. El tamaño más popular es 3/4 in de 

 
4 Tipos de conectores de corte, Steel Designers Manual 6th Edición. 
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diámetro y 4 in de altura. Cuando es usado con láminas troquelada, los pernos 

son a menudo soldados a través del uso de taladros conectados a un generador 

de poder. Cada perno toma sólo unos segundos en ser soldados en el sitio. 

Alternativamente, los pernos pueden soldarse directamente a las vigas de acero 

y la lámina en la fábrica o con hendiduras encima de los pernos.    

 

Figura 2.5 Un perno de acero y carbón, las cabezas están marcadas para identificar el 

manufacturador o distribuidor. (a) Con cabeza hexagonal. (b) Con cabeza cuadrada. (c) 

Con cabeza radial. Fuente: Steel Designers’ Manual, Wiley-Blackwell (2003). 

Hay algunas limitaciones para las soldaduras: la lámina del patín superior de la 

viga no debe pintarse, el acero galvanizado debe ser al menos de 1.25 mm 

espesor y la lámina debe estar limpia y libre de humedad. 

Donde la losa de concreto prefabricado es empleada, las posiciones de los 

conectores de cortante, es normalmente tal que ellos proyectan los agujeros en la 

losa que después es llenada con concreto. Alternativamente, un hueco es dejado 

entre el final de las planchetas prefabricadas que se sientan sobre el patín superior 

de la viga en el   que los conectores de cortante son fijados. El refuerzo 

(normalmente en forma de barras dobladas) se proporciona alrededor de los 

conectores de cortante. 

Hay un rango de formas de conectores de cortantes soldados, pero no todos se 

adecuan a las aplicaciones prácticas. Barras y canales se ha usado en la 

construcción de puentes como conectores de cortantes soldados. Pernos 

colocados por pistolas son comercializados para su uso en proyectos de edificios 

más pequeños dónde el suministro eléctrico del sitio podría ser un problema. 

Todos los conectores de cortante deben ser capaces de resistir las fuerzas de 

levantamiento; del uso de encabezado en lugar de los montantes llanos. 
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2.3.1.3 Modos de Falla5. 

Los análisis de diseño pueden enfocarse en pocos fenómenos críticos y los 

estados del límite asociados. Para el modelo de la carga uniforme usual, se 

indican los modos de falla típicas esquemáticamente en Figura 2.6: el modo I es 

por fatiga debido al momento último de resistencia en la sección transversal en el 

centro del claro. El modo II es por   falla por cortante en los apoyos, y el modo III 

es por falla de la resistencia máxima de los conectores de cortante entre acero y 

el concreto próximo a los apoyos. Un diseño cuidadoso de los detalles 

estructurales es necesario para evitar las fallas locales (Modo IV y V) como el fallo 

del cortante longitudinal de la losa a lo largo de los planos mostrados en la Figura 

2.7 dónde el colapso bajo el cortante longitudinal hace que no involucre los 

conectores, o la falla en la franja de concreto por deslizamiento debido a las 

fuerzas transversales de tensión.  

 

Figura 2.6 Modos de fallas típica para vigas compuestas, secciones críticas. Fuente: 
Structural Engineering Handbook, Ed. Chen Wai-Fah (1999). 

 

Figura 2.7 Plano potencial de falla por cortante. Fuente: Structural Engineering 
Handbook, Ed. Chen Wai-Fah (1999). 

 
5 Modos de falla de vigas compuestas, Structural Engineering Handbook, Ed. Chen Wai-
Fah (1999) capítulo 6.3.1. 
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2.3.1.4 Construcción Apuntalada y No apuntalada6.  

Durante la construcción el miembro puede apoyarse temporalmente (es decir, la 

construcción apuntalada) a los puntos del intermedio para reducir las tensiones y 

deformación de la sección de acero durante el vaciado del concreto. Los 

procedimientos de la construcción pueden afectar la conducta estructural de la 

viga compuesta. 

 

En el caso de la construcción sin apuntalar, el peso del concreto fresco y cargas 

de construcción son soportadas por el miembro de acero solamente hasta que el 

concreto haya logrado al menos el 75% de su fuerza y la acción compuesta puede 

desarrollarse, y la sección de acero tiene que ser verificada para todas las posibles 

condiciones de cargas que se levanta durante la construcción. En particular, la 

comprobación contra la falla por torsión lateral puede ser importante porque no 

hay el beneficio del refrenamiento proporcionado por el concreto en la losa, y la 

sección de acero tiene que ser asegurada y adecuada horizontalmente. 

 

En el caso de construcciones apuntaladas, la carga global, incluso el mismo peso, 

se resiste por el miembro compuesto. Este método de construcción es ventajoso 

de un punto de vista del estático, pero puede llevar al aumento significante de 

costo. Los sostenes normalmente se ponen en la mitad y a los cuartos del claro, 

para que el apuntalamiento lleno se obtenga. El efecto del método de construcción 

en el estado de tensión y la deformación de los miembros generalmente tiene que 

ser considerada para en los cálculos de diseño. Es interesante para observar que, 

si la sección compuesta posee ductilidad suficiente, el método de construcción, 

no influya en la capacidad última de la estructura. Las respuestas diferentes de 

apuntalado y sin apuntalado "dúctil' se muestran los miembros de la figura 2.8: la 

conducta bajo las es muy diferente, pero si los elementos son lo suficientemente 

 
6 Construcción Apuntalada y No Apuntalada, Structural Engineering Handbook, Ed. Chen 

Wai-Fah (1999). 
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dúctiles las dos estructuras logran la misma capacidad última. Más generalmente, 

la ductilidad del miembro compuesto permite varios fenómenos, como el 

encogimiento del concreto, tensiones residuales en las secciones de acero, y 

asentamiento de apoyos, a ser despreciado en el estado último. Por otro lado, 

todas estas acciones pueden influir en la actuación substancialmente en el 

servicio y la resistencia última del miembro en el caso de secciones esbeltas 

(delgados) susceptibles a falla local en el rango elástico. 

 

Figura 2.8 Relación entre el Momento sin Apuntalar (curva A), y Apuntalada (curva B) 

vigas compuestas y vigas de Acero (curva C. Fuente: Structural Engineering Handbook, 

Ed. Chen Wai-Fah (1999). 

2.3.2 Entrepisos Compuestos7.  

Los pisos compuestos, en general es el término utilizado para denotar la acción 

compuesta de vigas de acero y concreto constituyendo losas compuestas y formar 

un piso estructural. Las losas de entrepiso compuestas, en este contexto, 

comprenden perfiles de cubierta de acero como una permanente forma de trabajo 

bajo la losa de concreto soportado sobre vigas. La cubierta actúa de forma 

compuesta con el concreto bajo cargas de servicio. El también soporta las cargas 

aplicadas antes que el concreto tenga un aumento adecuado de esfuerzo. Un 

 
7 Entrepisos Compuestos, Steel Designers Manual 6th Edición, Capítulo 20. 
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refuerzo ligero en forma de malla se coloca sobre el concreto. A través de una 

sección transversal típica se muestra una losa compuesta, Figura 2.9. Los 

conectores de cortante son utilizados para un desarrollo de acción compuesta 

entre la losa de concreto y las vigas de acero. 

La cubierta tiene varias funciones. Estas son: 

1. Soportan las cargas durante la construcción. 

2. Trabaja como una plataforma. 

3. Desarrollan una adecuada acción compuesta con el concreto. 

4. Transferencia de cargas en el plano por acción diafragmática a los 

elementos verticales o muros. 

5. Estabiliza las vigas contra el pandeo lateral. 

6. Actúa como un refuerzo transversal a las vigas compuestas. 

7. Distribuye el encogimiento por fatiga previendo el agrietamiento serio. 

 

Figura 2.9 Sección transversal de un sistema de losa compuesto típico de láminas 
troqueladas. Fuente: Steel Designers Manual, 6th Edición, Wiley-Blackwell (2003). 

Además, tiene varias ventajas sobre prefabricados o concretos elaborados en el 

sitio. 

1. Los periodos de construcción son reducidos. 

2. La cubierta es de fácil manejo. 
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3. Las uniones pueden hacerse fácilmente. 

4. Pueden hacerse aberturas.  

5. Los conectores de cortante ser soldados a través de la lámina. 

6. La cubierta puede cortarse longitudinal y ser menos propensa a problemas 

de tolerancia. 

2.3.2.1 Influencia de la lámina de acero en la conexión de cortante 

La eficiencia de la conexión de cortante entre la losa compuesta y la viga 

compuesta puede ser reducida por la sección de lámina de acero. Esto es análogo 

para diseñar juntas de losas donde la resistencia de la conexión de cortante es 

dependiente del área de concreto a su alrededor. Típicamente debe tener una 

protección de 45° de la base del conector al interior o núcleo de fa losa para ta 

trasferencia del cortante fácilmente en el concreto sin ruptura local. 

 

Figura 2.10 Comportamiento de la conexión de cortante (a) conexión de cortante en 
losa sólida. (b) Conector de cortante empotrado en canal de lámina de acero. Fuente: 

Steel Designers Manual, 6th Edición, Wiley-Blackwell (2003).  
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El modelo de la acción de la conexión de cortante colocado en el canal de una 

lámina de acero es mostrado en la figura 2.10, donde se establece una 

comparación mostrando el comportamiento de un conector en una losa sólida 

(Figura 2.10a) y un conector de cortante empotrado en canal de lámina de acero 

(Figura 2.10b). Efectivamente el centro de la resistencia en el caso anterior se 

mueve hacia la cabeza del perno y la pareja creada en parte resistente por flexión 

de un perno, pero también por fuerzas de tensión y compresión en la losa, y 

consecuentemente la resistencia del perno es reducida. 

2.3.3 Columnas compuestas8. 

2.3.3.1 Ventajas 

Para el caso de columnas compuestas varias ventajas se pueden desarrollar, 

ventajas que no se podrían fácilmente obtener en columnas exclusivamente de 

concreto o exclusivamente de acero. Estas ventajas incluyen contar con 

elementos de mayor resistencia y mayor capacidad de deformación: además, 

permite contar con conexiones fáciles, sencillas y más confiables, al mismo tiempo 

que permite tener un sistema de fácil y rápida construcción, más económico, muy 

resistente a cargas laterales. Las columnas compuestas, con cualquiera de sus 

arreglos han demostrado en estudios analíticos y experimentales que son 

miembros estructurales robustos, resistentes y dúctiles. 

 

Figura 2.11 Secciones Típicas de Columnas Compuestas. Fuente: Análisis y diseño de 
columnas compuestas de acero estructural y concreto reforzado, Tiziano Perea, 

Roberto T. León. 

 
8 Análisis y diseño de columnas compuestas de acero estructural y concreto reforzado, 

Tiziano Perea, Roberto T. León. 
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Las columnas compuestas se pueden formar con diversas configuraciones: 

algunas de las más comunes se muestran en la figura 2.11. De acuerdo a las 

especificaciones del AlSC (2016), hay en general dos tipos de secciones para 

columnas compuestas. Éstas son: 

Sección metálica ahogados en concreto, la cual está integrada por un elemento 

metálico embebido en concreto. La sección de acero es con frecuencia una 

sección I de patín ancho, aunque también se han empleado perfiles con forma 

circular, T o canal, entre otras. Las varillas longitudinales y los estribos 

transversales se utilizan para reforzar y confinar el concreto. En algunos casos, 

las columnas de acero se diseñan para soportar las cargas de gravedad durante 

la etapa de construcción y, en una etapa posterior durante la construcción, se 

encajonan con concreto reforzado una vez que se hayan conectado con las vigas: 

de esta manera, se provee al sistema de mayor resistencia a cargas laterales y 

resistencia a flexión en las conexiones viga-columna. La gran ventaja de este 

sistema es que la estructura metálica se monta rápidamente (con conexiones a 

cortante), lo mismo que los sistemas de piso, y el encajonamiento con concreto 

convierte a las conexiones en resistentes a momentos.  

 

Sección metálica rellena con concreto, la cual consiste en una sección tubular de 

acero rectangular o circular rellena con concreto simple. Este tipo de sección 

compuesta presenta, entre los materiales que la componen, una interacción muy 

interesante que mejora el comportamiento de éstos; por un lado, el tubo metálico 

confina al concreto simple, aumentando la resistencia y capacidad de deformación 

del concreto como refuerzo longitudinal y transversal. Por otro lado, el relleno de 

concreto a su vez retrasa el pandeo local del tubo, y consecuentemente, la 

ductilidad del elemento metálico mejora. En principio no se requiere adicionar 

acero de refuerzo longitudinal y transversal, aunque se sugiere refuerzo adicional 

en caso de incendio; en tal caso, el tubo de acero se fundiría y las varillas de 

refuerzo adicional (protegidas por un adecuado recubrimiento de concreto) 

proporcionarían de refuerzo y confinamiento a la sección de concreto, 
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garantizando así una resistencia ante cargas de gravedad durante el tiempo que 

dure el incendio. 

2.3.3.2 Soporte Lateral 

La resistencia a cargas laterales en los edificios altos con las estructuras comunes 

de acero o concreto reforzado, se proporciona conforme avanza la construcción 

de los pisos. Por ejemplo, durante la construcción de un edificio con estructura de 

acero puede proporcionarse en cada piso un sistema de arriostramiento diagonal, 

o bien, juntas resistentes a momento. De igual manera, la resistencia lateral 

requerida en una estructura de concreto reforzado puede proporcionarse 

mediante la resistencia a momentos lograda con la construcción monolítica de sus 

miembros por medio de muros de cortante. 

 

En la construcción compuesta, la resistencia lateral deseada de un edificio no se 

obtiene sino hasta que el concreto se ha colocado alrededor de o dentro de los 

miembros de acero montados y ha endurecido lo suficiente.  

 

Como hemos mencionado, al montar la estructura de acero el fabricante 

proporciona el arriostramiento contraviento necesario conforme va montando los 

pisos. En general, los marcos de acero usados en edificios altos en construcción 

compuesta no tienen tal arriostramiento y los marcos no poseen la resistencia 

lateral deseada. Esta resistencia se logra sólo después de que el concreto se ha 

colocado y curado en muchos pisos del edificio.  

2.3.3.3 Transmisión de la carga a la cimentación. 

Por lo general se proporciona una pequeña placa de acero de base en las 

columnas compuestas. Su propósito es recibir los pernos necesarios para anclar 

el perfil de acero ahogado a la cimentación durante el montaje de la estructura, 

antes de que el concreto endurezca y pueda desarrollarse la acción compuesta. 

Esta placa debe ser suficientemente pequeña para que no interfiera con las 

espigas necesarias en la parte de concreto reforzado en la columna. 
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2.4 Conexiones 

2.4.1 Placa Base9. 

Normalmente una placa base para una columna compuesta ahogada en concreto 

es diseñada para la menor distancia posible para acomodar los pernos de anclaje 

en la fundación durante la fase de erección. Logrando que la placa base interfiera 

lo menos posible con las barras de refuerzo que surgen de la fundación para 

empalmar con las barras longitudinales verticales de la columna compuesta.  

 

Figura 2.12 Detalle de Anclaje Placa Base. Fuente: W-Shapes Encased in Concrete, 
Steel Design Guide 6, Lawrence G. Griffis (2003). 

El ingeniero diseñador debe proporcionar las barras de refuerzo de la columna 

compuesta a la fundación para transmitir la carga de la columna en exceso de 

esfuerzo de flexión admisible durante el fraguado del concreto en esta etapa, 

 
9 Load and Resistance Factor Design of W-Shapes E Encased in Concrete, Steel Design 
Guide 6, Lawrence G. Griffis (2003). 
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siendo el área efectiva a flexión (el área de la columna compuesta total menos el 

área de la columna Wide Flange ahogada en la placa base). 

En algunos casos, dependiendo del tamaño de la placa base, puede ser necesario 

agregar las varillas de fundación adicionales adecuadamente para una adecuada 

transmisión de carga llevada por el concreto de la columna compuesta. Un detalle 

de placa base se muestra en la Figura 2.12. 

2.4.2 Otras Conexiones10. 

El uso de las conexiones compuestas a menudo simplifica algunos desafíos 

especiales asociados con la construcción tradicional de acero y concreto. En el 

acero estructural, las conexiones compuestas a menudo evitan o minimizan el uso 

de soldadura, en comparación con el concreto reforzado, hay pocos casos donde 

el anclaje y la longitud de desarrollo del refuerzo en vigas principales es un 

problema. 

Dadas las muchas configuraciones de estructuras compuestas y conexiones, hay 

pocos detalles estándares para las conexiones en la construcción compuesta. En 

la mayoría de las construcciones compuestas construidas a la fecha los ingenieros 

han diseñado las conexiones usando mecanismos básicos, equilibrio, las normas 

existentes para el acero y el concreto. 

Los requisitos para la capacidad de deformación aplicados para ambos diseños 

de conexiones son solo por fuerza de gravedad y conexiones que son parte de un 

sistema resistente a cargas sísmicas. Los requisitos de ductilidad para cargas de 

gravedad intentan evitar la falla por conexiones de gravedad que pueden tener 

restringida, pero de limitada capacidad a rotación. Por ejemplo, la figura 2.13 

muestra una conexión entre la pared de concreto reforzado y la viga de acero que 

está diseñada para resistir cargas de gravedad y no es considerada parte del 

sistema resistente a cargas sísmicas. Sin embargo, esta conexión requiere ser 

 
10 Seismic Provisions for Structural Steel Buildings AISC 341-16, Comentarios Capítulo 
D, Conexiones compuestas. 
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diseñada para mantener el esfuerzo a corte vertical bajo rotación y/o momento 

que son impuestas por deformaciones sísmicas inelásticas de la estructura. 

 

Figura 2.13 Conexión de Cortante con carga gravitacional entre Viga de Acero y Pared 

de Concreto Reforzado. Fuente: Seismic Provisions for Structural Steel Building, 2016.  

Calculando la resistencia requerida de los conectores, basadas en la resistencia 

nominal de los miembros conectados, el límite permitido debe hacerse para todos 

los componentes de los miembros que pueden incrementar la resistencia nominal 

sobre los normales calculados en el diseño, esto puede ocurrir en vigas donde la 

resistencia de momento negativo proporcionado por el refuerzo de la losa a 

menudo no es tomado en cuenta en el diseño pero incrementa los momentos 

aplicados a través de la conexión viga-columna. Otro ejemplo, son los arriostres 

tubulares llenos donde se incrementan los esfuerzos a tensión y compresión del 

arriostre o abrazadera debidos al concreto que debe ser considerado en la 

determinación del esfuerzo requerido en la conexión; el cálculo de resistencia 

requerida en los conectores debe, como mínimo, ser elaborado usando el 

esfuerzo de fluencia de los miembros de acero conectados. Donde las conexiones 

resisten fuerzas impuestas por el esfuerzo a fluencia del acero en miembros de 

concreto reforzado, ACl-318, sección 21.5 implica que se espera un esfuerzo a 

fluencia igual a 1.25 𝐹𝑦 para las barras de refuerzo. 

Las barras de refuerzo alrededor de la región del nodo tienen dos funciones la 

resistencia a las fuerzas internas calculadas de tensión y proporciona 

confinamiento al concreto. Las fuerzas de tensión internas pueden ser calculadas 
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usando los modelos establecidos de ingeniería que satisfacen el equilibrio (por 

ejemplo, la teoría elástica de viga-columna, las cerchas análogas, los modelos de 

pernos y estribos). Los estribos requeridos para el confinamiento usualmente 

están basados en modelos empíricos basados en pruebas de datos y 

comportamiento de estructuras pasadas. 

1) En conexiones compuestas parcialmente restringidas, la fuerza transferida 

entre la losa de concreto y la columna de acero requiere un detallamiento 

cuidadoso. Para las conexiones parcialmente restringidas (ver figura 2.15), 

la fuerza del concreto está orientada contra el patín de las columnas, que 

debe verificarse. Solo la porción sólida de la losa (área anterior a la ranura) 

debe ser tomada en cuenta, y el esfuerzo nominal debe ser limitado a 1.2𝑓𝑐
,
, 

el refuerzo transversal de acero debe proporcionar un adecuado desarrollo 

a tensión a la losa. De los cálculos de equilibrio, esta cantidad debe ser 

igual a la que proporciona el refuerzo longitudinal y debe extenderse por lo 

menos 12 pulg (305 mm) más allá en el lado del ancho efectivo de la losa. 

 

2) Debido al límite del tamaño de los nodos y la congestión del refuerzo, a 

menudo   es difícil de proporcionar la longitud de desarrollo en las barras 

de refuerzo dada en el ACl-318, para el refuerzo transversal en los nodos 

de las columnas, es importante tomar en cuenta los requisitos especiales y 

recomendaciones para estribos requeridos como especifica las conexiones 

de concreto reforzado en el ACl-318. Los datos de prueba en conexiones 

de vigas-columnas compuestas similares a las mostradas en la figura 2.14 

indica que la cara que resiste (rígida) la placa atada a la viga de acero 

proporcione un confinamiento efectivo del concreto.  

 

3) Como una conexión de concreto reforzado, grandes esfuerzos transferidos 

de las cargas al refuerzo de la columna pasando a través de la unión viga-

columna puede resultar en el desprendimiento de las barras bajo cargas 

extremas. La práctica actual para reforzar las conexiones de concreto está 
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controlado este desprendimiento por el límite máximo del tamaño de las 

barras longitudinales descrito en el ACI. 

 

Figura 2.14 Conexión a Momento de columna de concreto reforzado a viga de Acero. 
Fuente: Seismic Provisions for Structural Steel Buildings, 2016 

 

 

Figura 2.15 Conexión Compuesta parcial. Fuente: Seismic Provisions for Structural 
Steel Buildings, 2016. 

 

El esquema de una conexión para marcos de momento compuestos con columnas 

de concreto reforzados es mostrado en la figura 2.14, donde las vigas de acero 

pasan continuamente a través de la columna y se empalma fuera de la conexión 
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de la viga con la columna. A menudo, las columnas de acero cortas que están 

interrumpidas por las vigas son usadas para la construcción y luego embebidas 

en columnas de concreto reforzadas. Desde antes de 1980, más de 60 pruebas 

de gran escala en este tipo de conexiones han sido conducidas en los Estados 

Unidos y en Japón bajo cargas monótonas y cargas cíclicas. En particular tales 

detalles como los que se muestran en la figura 2.14, se evitan la necesidad de la 

soldadura en la pestaña de la viga en la unión crítica de la viga-columna. Por 

consiguiente, estas uniones no están generalmente susceptibles a la fractura, 

comportamiento que ahora es reconocido como un aspecto critico en las 

soldaduras de acero como conexiones de momento. Estas pruebas demuestran 

que, hay muchas formas posibles de fortalecer los nodos, en la cara de las placas 

de los soportes (ver figura 2.14) y la franja de acero (ver figura 2.16) atando a la 

viga de forma muy efectiva para inmovilizar la fuerza de corte en el nodo del 

concreto reforzado y proporcionando confinamiento al concreto. 

 

Figura 2.16 Placas abrazaderas usadas para reforzar el nodo. Fuente: Seismic 
Provisions for Structural Steel Buildings, 2016. 

 

Donde las vigas de acero continúas a través de las columnas compuestas, los 

mecanismos de transferencia de cargas internas y el comportamiento de estas 

conexiones son similares a las conexiones para las columnas de concreto 

reforzado (Figura 2.14). Por otra parte, cuando las vigas son interrumpidas en la 

cara de columna, los detalles especiales (conexión) son necesarios para transferir 

las cargas al ala de la columna a través de la unión. 
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3. DISEÑO METODOLÓGICO       
 

3.1 Metodología utilizada 
 

El presente diseño metodológico se propone con el fin de sistematizar y exponer 

de la forma más comprensible la metodología a seguir para el diseño de secciones 

compuestas perfiles de acero y concreto reforzado constituidos principalmente por 

marcos de momentos en las dos direcciones, sistema de entrepisos actuando en 

dos direcciones, sistema de techo y conexiones. 

Para la realización de este trabajo monográfico y cumplimiento de los objetivos 

propuestos se ha determinado seguir una secuencia de trabajo como se describe 

a continuación: 

• Cálculo de pesos y cargas superficiales de los elementos no estructurales 

del edificio a utilizarse en el análisis y diseño del sistema estructural. 

• Analizar la estructura en el programa ETABS. 

• Cálculo de las Cargas de Servicio y Cargas Vivas Reducida, tomadas del 

RNC-07. 

• Cálculo de las Cargas Sísmicas por medio del Método Estático Equivalente 

del RNC-07. 

• Análisis Sísmico por el Método Dinámico Modal Espectral del RNC-07, 

determinar la masa, rigidez, excentricidades y desplazamientos por cada 

nivel y dirección del sistema estructural con ayuda del software. 

• Revisión manual del diseño de los Elementos Principales de Secciones 

Compuestas; Vigas, Columnas, Sistemas de entrepiso utilizando las 

normas del AISC 360-16 método del LRFD y AISC 341-16. 

• Diseño manual de las Conexiones Viga-Columna, Placa Base, Pernos de 

Anclaje, por el método LRFD del AISC 360-16 y las normas de diseño del 

AISC 358-16. 
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• Revisión manual del diseño de los Elementos Secundarios de Acero 

(Elementos del Techo, Vigas Secundarias de Entrepiso) por el método 

LRFD del AISC 360-16. 

• Conclusiones. 

• Recomendaciones. 

3.2 Análisis e Interpretación de Resultados 
Con ayuda del software ETABS determinar: 

• Fuerza Sísmica horizontal, fuerza cortante horizontal en las direcciones X 

e Y por cada nivel. 

• Rigidez en cada piso en las direcciones X e Y.  

• Coordenadas del centro de torsión, excentricidad y momentos torsionantes 

en las direcciones X e Y. 

• Fuerzas Cortantes actuando en cada nivel de piso y por cada eje en las 

direcciones X e Y. 

• Desplazamientos máximos y derivas totales por cada nivel. 

• Realizar el Análisis Sísmico Dinámico con el Método Modal Espectral 

utilizando el espectro de aceleraciones del RNC-07. Espectro de diseño 

para Nicaragua. 

• Seleccionar los resultados de las combinaciones de cargas que generen 

las fuerzas más desfavorables en los miembros principales y secundarios, 

para realizar el diseño de los elementos de techo, vigas de entrepiso, 

columnas, losa de entrepiso y conexiones, conformados de secciones 

compuestas, concreto reforzado y acero estructural. 

3.3 Criterios de diseño 
Todo diseño estructural se auxilia de métodos, criterios de diseño, normas 

estándares internacionales (ACI, AISC, ASCE) así como el reglamento nacional 

(RNC-07, RNC17/AE-001) y basarse en el sistema de estructuración especificado 

para el análisis y diseño del edificio. 
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Para la obtención de resultados acertados, el sistema estructural será modelado 

en el software ETABS el cual está orientado para satisfacer las múltiples 

asunciones que se aplicaron para el análisis y diseño de la superestructura. 

El diseño de los elementos de techo, vigas de entrepiso, columnas, placa base y 

conexiones serán realizadas de forma manual aplicando los criterios de diseño de 

los códigos ACl 318-14, el AISC 360-16, AISC 341-16, AISC 358-16, de igual 

manera los criterios del ASCE 7-16. 

Cabe destacar que el diseño de las fundaciones queda excluido de la presente 

monografía ya que ésta se enfoca principalmente en el diseño de los diferentes 

tipos de secciones compuestas, de igual manera no se consideran los criterios de 

diseño actualizados del Reglamento nacional de la construcción en su título Acero 

estructural ya que este no toma en cuenta el diseño de las secciones compuestas. 

3.4 Resistencia de diseño de secciones compuestas  

3.4.1 Flexión 

3.4.1.1 Viga compuesta  

3.4.1.1.1 Ancho efectivo 

 

El ancho efectivo de la losa de concreto es la suma de los anchos efectivos a cada 

lado del eje de la viga, cada uno de los cuales no puede exceder: 

 

a. 1/8 del claro de la viga medido entre centros de apoyos para claros simples 

y continuos. 

b. La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el eje central de la 

viga adyacente. 

c. La distancia al borde de la losa (solo aplica para vigas de borde). 

 

Este ancho efectivo se aplica también para vigas de acero completamente 

embebidas y para perfiles tubulares rellenos de concreto. 
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3.4.1.1.2 Resistencia durante la construcción  

Como se explicó anteriormente, cuando no se disponga de apuntalamiento 

temporal durante la construcción, se deberá diseñar la sección de acero para que 

tenga la resistencia suficiente para soportar todas las solicitaciones de carga 

aplicadas antes que el concreto obtenga el 75% de su resistencia especificada 𝑓𝑐
,
. 

La resistencia disponible a flexión de la viga de acero sola, se determina en base 

a lo especificado en el capítulo F del AISC-360-16. 

 

3.4.1.1.3 Resistencia a flexión de vigas compuestas 

La resistencia a flexión de la viga compuesta puede ser controlada por la 

resistencia de la sección de acero, la losa de concreto o por los conectores de 

corte. La fuerza de compresión presente en la losa de concreto es entonces la 

menor de las siguientes: (ver figura 6.1) 

 

✓ Controla la fluencia del acero: 𝐶 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 

✓ Controla el aplastamiento del concreto: 𝐶 = 0.85𝑓𝑐
,𝐴𝑐 

✓ Controla los conectores de corte: 𝐶 = Σ𝑄𝑛 

 

Donde: 

𝑓𝑐
, = 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜. 

𝐴𝑐 = á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 𝑑𝑒𝑛𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜. 

𝐴𝑠 = á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜. 

𝐹𝑦 = 𝑒𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑢𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜. 

Σ𝑄𝑛 = 𝑠𝑢𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎𝑠 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒. 

 

La profundidad del bloque de compresión es: 

𝑎 =
𝑐

0.85𝑓𝑐
,𝑏

 

Donde: 

𝑏 = 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 
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Una viga compuesta con colaboración total corresponde al caso controlado por la 

resistencia de fluencia de la viga de acero o por la resistencia de compresión de 

la losa de concreto.  

 

Figura 3.1 Distribución de esfuerzos plásticos para momento positivo en vigas 

compuestas. 

La distribución de esfuerzos plásticos puede tener el eje neutro plástico (PNA) en 

el alma, en el ala superior de la sección de acero o en la losa de concreto, 

dependiendo del valor de C. El momento nominal resistente de una sección 

compuesta en flexión positiva es dado por la siguiente ecuación: 

 

𝑀𝑛 = 𝐶(𝑑1 + 𝑑2) + 𝑃𝑦(𝑑3 + 𝑑2) 

Donde: 

 

𝑃𝑦 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 = 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑡𝑟𝑎𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 

𝑑1 = Distancia desde el centroide de la fuerza de compresión C, al borde superior 

de la        sección de acero. 

𝑑2 = Distancia desde el centroide de la fuerza de compresión en la sección de 

acero, al borde superior de la sección de acero 

 

Para el caso de que no haya compresión en la sección de acero 

 

𝑑2 = 0. 

𝑑3 = 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑃𝑦 𝑎𝑙 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜.  
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3.4.1.1.4 Láminas colaborantes de acero 

 

A continuación, se mencionan algunas recomendaciones mínimas que se deben 

tomar en cuenta al momento de elegir las dimensiones de la lámina colaborante 

de acero y los conectores de corte. 

Se requiere que los conectores de cortante se proyecten un mínimo de 1 1/2" 

sobre el patín superior de la placa de acero. Esto intenta ser una proyección 

mínima y las longitudes de los pernos antes de la instalación deben de considerar 

cualquier acortamiento que pueda ocurrir durante el proceso de soldado. La 

cubierta mínima de concreto especificada sobre el perno de anclaje de acero debe 

de ser de 1/2" después de la instalación, con esto se intenta prevenir que el anclaje 

quede expuesto después que se termine la construcción. En cumplir estos 

requisitos el diseñador debe considerar cuidadosamente las tolerancias de la 

contraflecha de la viga de acero, el vaciado del concreto y las tolerancias de 

terminación y la confiabilidad con que las deflexiones en la viga de acero puedan 

ser calculadas. 

 

El espaciamiento máximo para conectar la lámina colaborante de acero de soporte 

es de 18", esto cumple con la función de limitar el levantamiento a un mínimo 

durante la fase de construcción previa al vaciado del concreto. La figura 3.2 

muestra todos los requisitos antes mencionados, además de las dimensiones 

mínimas que debe de tener la lámina de acero. 

 

Figura 3.2 Limites de láminas colaborantes de acero 
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3.4.1.1.5 Transferencia de carga entre la viga de acero y la losa de concreto 

 

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

que es transferida por conectores de corte. El corte nominal entre la viga de acero 

y la losa de concreto, transferido por anclajes de acero, 𝑉 , entre el punto de 

máximo momento positivo y el punto de momento cero es la misma fuerza de 

compresión 𝐶, detallada anteriormente. 

 

3.4.1.1.6 Conectores de cortante 

 

3.1.1.1.6.1 Tipo perno 

El diámetro de los conectores de corte no debe ser mayor a 2.5 veces al espesor 

del metal base al cual es soldado, a menos que sea soldado a un ala directamente 

sobre el alma. Por otro lado, la longitud de los conectores no debe ser inferior a 

cuatro veces el diámetro del perno desde la base a extremo de la cabeza del perno 

después de ser instalado. 

Es importante tener en cuenta que el número total de conectores debe ser 

suficiente para desarrollar el corte en cada lado del punto de máximo momento. 

La resistencia nominal de un conector de corte será determinada con la siguiente 

expresión: 

 

𝑄𝑛 = 0.5𝐴𝑠𝑢√𝑓𝑐
,𝐸𝑐 ≤ 𝑅𝑔𝑅𝑃𝐴𝑠𝑢𝐹𝑢 

Donde: 

 

𝐴𝑠𝑢 = á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑡𝑟𝑎𝑛𝑠𝑣𝑒𝑟𝑠𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜. 

𝐸𝑐 = 𝑀ó𝑑𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑒𝑙𝑎𝑠𝑡𝑖𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜. 

𝐹𝑢 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑚í𝑛𝑖𝑚𝑎 𝑎 𝑡𝑟𝑎𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑑𝑒 𝑢𝑛 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜. 

 𝑅𝑔 = 1 𝑝𝑎𝑟𝑎: 

a. Para un perno soldado en un nervio de la lámina de acero orientada 

perpendicularmente al perfil de acero. 
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b. Para cualquier número de pernos soldados en una fila directamente al perfil 

de acero. 

c. Para cualquier número de pernos soldados en una fila a través de una 

lámina de acero con nervios orientados paralelamente al perfil de acero y 

con una razón ancho promedio a profundidad del nervio mayor o igual a 

1.5 (
𝑤𝑟

ℎ𝑟
≥ 1.5). 

𝑅𝑔 = 0.85 𝑝𝑎𝑟𝑎: 

a. Para dos pernos soldados en un nervio de una lámina de acero orientada 

perpendicularmente al perfil de acero. 

b. Para un perno soldado a través de una lámina de acero con nervios 

orientados paralelamente al perfil de acero y con una razón ancho 

promedio a profundidad del nervio menor a 1.5 (
𝑤𝑟

ℎ𝑟
< 1.5). 

 

𝑅𝑔 = 0.7 𝑝𝑎𝑟𝑎: 

a. tres o más pernos soldados en un nervio de la lámina de acero orientada 

perpendicularmente al perfil de acero. 

𝑅𝑔 = 0.75 𝑝𝑎𝑟𝑎: 

a. Para pernos soldados directamente al perfil de acero. 

b. Para pernos soldados en una losa compuesta con láminas de acero con 

nervios orientados perpendicularmente al perfil de acero y con 𝑒𝑚𝑖𝑑−ℎ𝑡 ≥ 2" 

c. Para pernos soldados a través de la lámina de acero con nervios orientados 

de manera paralela a la viga de acero. 

 

𝑅𝑔 = 0.6 𝑝𝑎𝑟𝑎: 

a. Para pernos soldados en una losa compuesta con lámina de acero con 

nervios orientados perpendicularmente a la viga de acero y con 𝑒𝑚𝑖𝑑−ℎ𝑡 <

2" 

 

𝑒𝑚𝑖𝑑−ℎ𝑡 = Distancia desde el borde del esparrago hasta el alma de la lámina de 

acero, medida a media altura del nervio de la lámina y en la dirección de carga del 
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conector (en otras palabras, en la dirección de momento máximo para una viga 

simplemente apoyada). 

 

3.4.1.1.6.2 Tipo canal 

La resistencia nominal de un conector de corte de tipo canal embebido en una 

losa de concreto solido debe ser determinado: 

𝑄𝑛 = 0.3(𝑡𝑓 + 0.5𝑡𝑤)𝑙𝑎√𝑓𝑐
,𝐸𝑐 

Donde: 

𝑙𝑎 = 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑎𝑛𝑎𝑙 

 

La resistencia del conector de tipo canal debe ser desarrollada soldando al canal 

el ala de la viga para una fuerza igual a 𝑄𝑛, considerando la excentricidad del 

conector. 

 

3.4.1.1.7 Deflexiones en vigas compuestas 

 

La deflexión de una viga compuesta es un estado límite de servicio, por lo tanto, 

debe ser revisado utilizando solamente la carga viva a la que está sometido el 

elemento. La deflexión debido a la carga viva aplicada una vez que se ha 

alcanzado la acción compuesta estará limitada a 𝐿/360 o 1" usando el 50% de 

reducción en la carga viva.  

 

La deflexión para miembros compuestos será determinada usando el límite inferior 

del momento de inercia 𝐼𝐿𝐵, mediante la siguiente ecuación: 

 

𝐼𝐿𝐵 = 𝐼𝑆 + 𝐴𝑆(𝑌𝐸𝑁 𝐴 − 𝑑3)2 + (
Σ𝑄𝑛

𝐹𝑦
) (2𝑑3 + 𝑑1 − 𝑌𝐸𝑁 𝐴)2 

Donde: 

𝐼𝑆 = 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑒𝑟𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 
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Σ𝑄𝑛 =suma de las resistencias nominales de los conectores de corte entre el 

punto de máximo momento y el punto de momento cero. 

 

𝑌𝐸𝑁 𝐴 = [(𝐴𝑆𝑑3 + (
Σ𝑄𝑛

𝐹𝑦
) (2𝑑3 + 𝑑1)) (𝐴𝑆 +

Σ𝑄𝑛

𝐹𝑦
)⁄ ] 

 

𝑌𝐸𝑁 𝐴 = Distancia desde la parte superior de la sección de acero hasta el eje neutro 

elástico. 

 

3.4.1.1.8 Resistencia al cortante 

 

La resistencia al cortante de diseño debe ser determinada basada en la resistencia 

disponible al corte de la sección de acero especificada en el capítulo G del AISC-

2016. 

𝑉𝑛 = 0.6𝐹𝑦𝐴𝑤 

𝐴𝑤 = á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜. 

3.4.1.2 Viga de acero embebida en concreto 

 En el caso de miembros compuestos embebidos no se toma en cuenta los efectos 

por pandeo local, debido al núcleo de concreto que cubre el perfil de acero, esto 

le provee arriostramiento continuo en toda la longitud. La resistencia a flexión de 

este tipo de estructuras se deberá determinar basado en lo siguiente: 

 

a) El estado límite de la primera fluencia (momento de primera fluencia), se 

determina mediante la superposición de tensiones elásticas en la sección 

compuesta, considerando los efectos de apuntalamiento. 

 

b) En el estado límite de fluencia (momento plástico), por distribución de 

tensiones plásticas en la sección de acero solamente. 
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c) El estado límite de fluencia (momento plástico), se permite por distribución 

de tensiones plásticas o por el método de compatibilidad de deformaciones 

en la sección compuesta. 

3.4.1.3. Diafragmas compuestos y vigas colectoras 

En la construcción compuesta, las losas de piso o techo que consisten en una 

cubierta de metal compuesto y relleno de concreto, están típicamente conectadas 

al marco estructural para formar diafragmas compuestos. Los diafragmas son 

miembros que se extienden horizontalmente, análogos a las vigas profundas, que 

distribuyen cargas sísmicas y / o de viento desde su origen al sistema de 

resistencia lateral, ya sea directamente o en combinación con elementos de 

transferencia de carga conocidos como colectores o vigas colectoras. 

Los diafragmas cumplen la importante función estructural de interconectar los 

componentes de una estructura para que se comporten como una unidad. Los 

diafragmas se analizan comúnmente como tramos simples o vigas profundas que 

se extienden continuamente, y por lo tanto están sujetos a fuerzas de corte, de 

momento y axiales, así como a las deformaciones asociadas. Se puede encontrar 

más información sobre las clasificaciones y el comportamiento del diafragma en 

AISC (2006a) y SDI (2001). 

3.4.1.3.1 Resistencia del diafragma compuesto 

 

Los diafragmas deben diseñarse para resistir todas las fuerzas asociadas con la 

recolección y distribución de las fuerzas sísmicas y / o de viento al sistema de 

resistencia de la fuerza lateral. En algunos casos, las cargas de otros pisos 

también deben incluirse, como en un nivel donde existe un desplazamiento 

horizontal en el sistema de resistencia de fuerza lateral. Existen varios métodos 

para determinar la resistencia al corte en el lugar de los diafragmas compuestos. 

Tres de estos métodos son los siguientes: 

a) Según lo determinado para la resistencia combinada de la cubierta 

compuesta y relleno de concreto que incluye las consideraciones de 
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configuración del Steel deck compuesta, así como el tipo y la disposición 

de los accesorios del Steel deck. Una publicación que se considera que 

proporciona dicha guía es el Manual de diseño de diafragmas de SDI (SDI, 

2004). Esta publicación cubre muchos aspectos del diseño del diafragma, 

incluidos los cálculos de resistencia y rigidez. También se proporcionan 

procedimientos de cálculo para métodos alternativos de conexión de 

cubierta a marco, tales como soldadura de charcos y sujetadores 

mecánicos en los casos en que no se utilizan anclajes. Donde se utilicen 

conectores de corte, los valores de resistencia al corte del perno serán los 

determinados en la Sección I8 del AISC. 

 

b) A medida que aumenta el espesor del concreto sobre la plataforma de 

acero, la resistencia al corte puede aproximarse a la de una losa de 

concreto del mismo espesor. Por ejemplo, en diafragmas de Steel deck de 

piso compuesto que tienen profundidades de cobertura entre 2 pulg. (50 

mm) y 6 pulg. (150 mm), se han medido tensiones de corte del orden de 

0.11√𝑓′𝑐 (donde 𝑓′𝑐 está en unidades de ksi). En tales casos, la resistencia 

del diafragma de las losas de cubierta de metal y concreto puede basarse 

de manera conservadora en los principios del diseño de concreto reforzado 

(ACI, 2008) utilizando el concreto y el refuerzo sobre las nervaduras de la 

cubierta de metal e ignorando el efecto beneficioso del concreto en los 

nervios de la lámina. 

 

c) Resultados de pruebas en plano de diafragmas rellenos de concreto. 

3.4.1.3.2 Vigas del colector y otros elementos compuestos 

Las fuerzas horizontales del diafragma se transfieren al marco de acero resistente 

a carga lateral como fuerzas axiales en las vigas colectoras (también conocidas 

como puntales de diafragma o puntales de arrastre). El diseño de las vigas 

colectoras no se ha abordado directamente en este capítulo. El diseño riguroso 

de las columnas de vigas compuestas (vigas colectoras) es complejo y existen 

pocas pautas detalladas sobre dichos miembros. Hasta que la investigación 
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adicional esté disponible, se proporciona un enfoque de diseño simplificado 

razonable de la siguiente manera: 

Aplicación de la fuerza. Las vigas colectoras pueden diseñarse para los efectos 

combinados de la carga axial debida a las fuerzas del diafragma, así como a la 

flexión debida a la gravedad y/o las cargas laterales. El efecto del desplazamiento 

vertical (excentricidad) entre el plano del diafragma y la línea central del elemento 

colector debe investigarse para el diseño. 

Resistencia axial. La resistencia axial disponible de las vigas colectoras se puede 

determinar de acuerdo con las disposiciones no compuestas del Capítulo D y el 

Capítulo E de la especificación AISC. Para la carga de compresión, las vigas 

colectoras generalmente se consideran sin sujetar para pandeo entre los puntos 

reforzados alrededor de su eje mayor, y están completamente sujetadas por el 

diafragma compuesto para pandeo sobre el eje menor. 

Resistencia a flexión. La resistencia a la flexión disponible de las vigas 

colectoras se puede determinar utilizando las disposiciones compuestas del 

Capítulo I o las disposiciones no compuestas del Capítulo F de la especificación 

AISC. Se recomienda que todas las vigas colectoras, incluso aquellas diseñadas 

como miembros no compuestas, contengan suficientes anclajes para garantizar 

que se logra un 25% de acción compuesta. El objetivo de esta recomendación es 

evitar que los diseñadores utilicen una pequeña cantidad de anclajes únicamente 

para transferir las fuerzas del diafragma en una viga diseñada como miembro no 

compuesto. 

Los anclajes diseñados solo para transferir el corte horizontal debido a las fuerzas 

laterales aún estarán sujetos al corte horizontal debido a la flexión de las cargas 

de gravedad superpuestas en la sección compuesta y podrían sobrecargarse en 

condiciones de carga por gravedad. La sobrecarga de los anclajes podría provocar 

la pérdida de la fuerza del perno, lo que podría inhibir la capacidad de la viga 

colectora para funcionar como se requiere para la transferencia de las fuerzas del 

diafragma debido a las cargas laterales. 
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Interacción. La fuerza axial y la flexión combinadas se pueden evaluar utilizando 

las ecuaciones de interacción que se proporcionan en el Capítulo H del AISC. 

Como una simplificación razonable para propósitos de diseño, es aceptable usar 

la resistencia axial no compuesta y la resistencia a la flexión compuesta en 

combinación para determinar la interacción. 

Conexión de corte. No se requiere superponer el corte horizontal debido a las 

fuerzas laterales con el corte horizontal debido a la flexión para la determinación 

de los requisitos de anclaje de acero. El razonamiento detrás de esta metodología 

es doble. Primero, las combinaciones de carga que se presentan en ASCE / SEI 

7 (ASCE, 2016) proporcionan niveles de carga viva reducida para combinaciones 

de carga que contienen cargas laterales. Esta reducción disminuye la demanda 

de los conectores de acero y proporciona capacidad adicional para la 

transferencia de la fuerza del diafragma. En segundo lugar, el corte horizontal 

debido a la flexión fluye en dos direcciones. Para una viga cargada 

uniformemente, el flujo de corte emana hacia el exterior desde el centro de la viga, 

como se ilustra en la Figura 3.3a. Las cargas laterales en las vigas colectoras 

inducen el corte en una dirección. A medida que este cortante se superpone, los 

cortes horizontales en una parte de la viga aumentan, y los cortes horizontales en 

la porción opuesta de la viga disminuyen como se ilustra en la Figura 3.3b. En 

lugar de investigaciones adicionales, se considera aceptable que la carga 

adicional localizada de los conectores de acero en el segmento de viga aditiva se 

considere compensada por la descarga concurrente de los pernos de acero en el 

segmento de viga sustractiva hasta un nivel de fuerza correspondiente a la suma 

de las resistencias nominales de todos los pernos colocados en la viga. 
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Figura 3.3 Flujo de corte en vigas colectoras. 

3.4.2 Carga Axial  

 

En esta sección se consideran los dos tipos de miembros compuestos sometidos 

a carga axial, columnas embebidas en concreto y columnas rellenas de concreto. 

 

3.4.2.1 Columnas de acero embebidas en concreto  

Las columnas compuestas embebidas deben ser sujetas a las siguientes 

limitaciones: 

 

▪ El área total de la sección transversal del perfil de acero no debe ser menor 

de 1% del área total de la columna compuesta.  
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▪ Cuando un núcleo de acero se ahoga en concreto, el colado debe 

reforzarse con barras longitudinales continuas y estribos laterales o 

espirales. Si se usan estribos laterales, deberá usarse como mínimo una 

barra del # 3 con una separación máxima de 12" centro a centro, o una 

barra del # 4 o mayor con una separación máxima de 16" centro a centro. 

El espaciamiento máximo de los estribos laterales no deberá exceder de 

0.5 veces la dimensión mínima de la columna. 

 

▪ La relación mínima de refuerzo para este tipo de acero es 𝜌𝑠𝑟 = 𝐴𝑠𝑟/𝐴𝑔 =

0.004  

Donde: 

𝐴𝑠𝑟 = área de las barras continuas de refuerzo. 

𝐴𝑔 = área total del miembro compuesto.   

 

3.4.2.1.1 Resistencia a compresión 

 

La resistencia de diseño de compresión 𝜙𝑐𝑃𝑛 de columnas compuestas embebidas 

cargadas axialmente debe ser determinadas para el estado límite de pandeo por 

flexión basado en la esbeltez de la columna:    

𝜙𝑐 = 0.75 (LRFD) 

a) Cuando 
𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
≤ 2.25        𝑃𝑛 = 𝑃𝑛𝑜 = [0.658

(
𝑃𝑛𝑜
𝑃𝑒

)
] 

 

b) Cuando 
𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
> 2.25        𝑃𝑛 = 0.877𝑃𝑒 

Donde: 

 

𝑃𝑛𝑜 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 𝐴𝑠𝑟𝐹𝑦𝑠𝑟 + 0.85𝑓𝑐
,𝐴𝑐  

 

𝑃𝑒 =
𝜋2(𝐸𝐼𝑒𝑓𝑒)

(𝐾𝐿)
2    Carga crítica de pandeo elástico. 
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𝐸𝐼𝑒𝑓𝑒 = 𝐸𝑠𝐼𝑠 + 𝐸𝑠𝐼𝑠𝑟 + 𝐶1𝐸𝑐𝐼𝑐    Rigidez efectiva de la columna compuesta. 

𝐶1 = 0.25 + 3 (
𝐴𝑠+𝐴𝑠𝑟

𝐴𝑔
) ≤ 0.7   

 

𝐶1 = Coeficiente para el cálculo de rigidez efectiva de una sección compuesta 

embebida a compresión. 

 

3.4.2.1.2 Resistencia a la tensión  

 

La resistencia a tracción para columnas compuestas embebidas cargadas 

axialmente será determinada por el estado límite de fluencia como: 

 

𝑃𝑛 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 𝐴𝑠𝑟𝐹𝑦𝑠𝑟   𝜙𝑡 = 0.90 

 

3.4.2.1.3 Resistencia al corte  

 

Miembros compuestos embebidos 

La resistencia del diseño al corte,Φ𝑣𝑉𝑛, debe ser determinada basada en uno de 

los siguientes casos: 

 

a. La resistencia al corte disponible únicamente de la sección de acero 

especificada en el capítulo G del AISC. 

 

𝑉𝑛 = 0.6 𝐹𝑦𝐴𝑤𝐶𝑣       Φ𝑣 = 1 

 

b. La resistencia al corte disponible de la porción de concreto reforzado 

(concreto más el acero de refuerzo) definida en el ACI 318. 

 

c. La resistencia al corte disponible de la sección de acero como se define en 

el capítulo G, más la resistencia nominal del acero de refuerzo como se 

define en el ACI 318. 
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3.4.2.1.4 Transferencia del cortante longitudinal 

 

Cuando fuerzas externas son aplicadas a un miembro compuesto embebido 

axialmente cargado, la fuerza cortante longitudinal (𝑉′) estará en dependencia de 

la ubicación de la carga externa axial. 

 

a) Si la fuerza externa esta aplicada a la sección de acero. 

 

𝑉′𝑟 = 𝑃𝑟 (1 −
𝐴𝑠𝐹𝑦

𝑃𝑛𝑜
)                  (1) 

Donde:  

 

𝑃𝑟 =  𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑒𝑥𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑎𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑎𝑙 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑜. 

 

b) Si la fuerza externa esta aplicada al concreto. 

 

i. Para miembros compuestos embebidos y rellenos que son 

compactos o no compactos 

 

𝑉′𝑟 = 𝑃𝑟 (
𝐴𝑠𝐹𝑦

𝑃𝑛𝑜
)                  (2) 

 

ii. Para miembros compuestos rellenos esbeltos 

 

𝑉′𝑟 = 𝑃𝑟 (
𝐴𝑠𝐹𝑐𝑟

𝑃𝑛𝑜
)                 (3) 

 

c) Si la fuerza externa esta aplicada conjuntamente al acero y concreto, en 

estos casos la fuerza de corte longitudinal a ser transferida debe ser aquella 

que establezca el equilibrio en la sección transversal. Es decir, la diferencia 

entre las magnitudes de la porción de la fuerza externa aplicada 

directamente al concreto y la requerida por la ecuación (1) o la porción de 
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la fuerza externa aplicada directamente a la sección de acero y la requerida 

por la ecuación (2). 

 

3.4.2.1.5 Mecanismos de transferencia de fuerza  

 

La fuerza longitudinal en columnas embebidas puede ser transferida por medio de 

conexión de corte o aplastamiento directo. Se utilizará el mecanismo de 

transferencia de fuerzas que entregue la mayor resistencia nominal (𝑅𝑛). 

 

3.4.2.1.5.1 Aplastamiento directo 

La resistencia al aplastamiento disponible del concreto para el estado límite de 

aplastamiento del concreto será determinado como: 

 

𝑅𝑛 = 1.7𝑓𝑐
′𝐴1 ϕ𝑏 = 0.65  (LRFD) 

Donde: 

𝐴1 = á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑑𝑎. 𝑖𝑛2. 

 

El mecanismo de transferencia por aplastamiento directo se realiza generalmente 

por medio de placas de acero conectadas. Por lo tanto, se deberá determinar a su 

vez el espesor de la placa a conectar.  

 

3.4.2.1.5.2 Conectores de corte  

La resistencia disponible de un conector de corte está dada por la siguiente 

ecuación: 

𝑅𝑐 = Σ𝑄𝑐𝑣 

Donde:  

Σ𝑄𝑐𝑣

= 𝑆𝑢𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎𝑠 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎𝑠 𝑑𝑖𝑠𝑝𝑜𝑛𝑖𝑏𝑙𝑒𝑠 𝑎𝑙 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒 ϕ𝑄𝑛𝑣 𝑠𝑒𝑔ú𝑛 𝑠𝑒𝑎 𝑎𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑎𝑑𝑜,  

𝑑𝑒𝑡𝑒𝑟𝑚𝑖𝑛𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑢𝑒𝑟𝑑𝑜 𝑐𝑜𝑛 𝑙𝑎 𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝐼8.3𝑎 𝑜 𝐼8.3𝑏 𝑑𝑒𝑙 𝐴𝐼𝑆𝐶.  
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3.4.2.1.6 Requisitos de detallamiento 

 

Para los miembros compuestos embebidos en concreto, se deben cumplir los 

siguientes requisitos de detallamiento: 

 

a. La separación libre entre el perfil de acero y el refuerzo longitudinal debe 

ser un mínimo de 1.5 veces el diámetro de la barra de refuerzo, pero no 

menos de 1.5 pulg. (38 mm). 

 

b. El espaciamiento mínimo entre el centro de un perno de anclaje a otro debe 

ser cuatro veces el diámetro del perno, en cualquier dirección. 

 

c. El espaciamiento máximo entre el centro de un canal de anclaje de acero 

y otra debe ser de 24 in (600 mm). 

 

3.4.2.2 Columnas de acero rellenas de concreto 

Limitaciones  

a) Para miembros compuestos rellenos, el área transversal de la sección de 

acero deberá contener por lo menos un 1% del área total del miembro 

compuesto. 

 

b) Los miembros compuestos rellenos deberán ser clasificados por pandeo local 

de acuerdo con la sección I1.4 del AISC. 

 

c) El refuerzo longitudinal mínimo no es requerido, si el refuerzo longitudinal es 

proporcionado, el refuerzo transversal interno no es requerido para la 

resistencia. 
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3.4.2.2.1 Resistencia a compresión 

 

La resistencia a compresión de diseño de secciones compuestas rellenas en 

concreto debe ser determinada para el estado límite de pandeo por flexión de la 

misma manera que se determina para secciones compuestas embebidas en 

concreto con las siguientes modificaciones: 

a. Para perfiles compactos: 
𝑃𝑛𝑜 = 𝑃𝑝                                                  

 

𝑃𝑝 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 𝐶2𝑓𝑐
, [𝐴𝑐 + 𝐴𝑠𝑟 (

𝐸𝑠

𝐸𝑐
)]              

 

          𝐶2 =  0.85 Para perfiles rectangulares y 0.95 para perfiles circulares 

         

b. Para perfiles no compactos: 

 

𝑃𝑛𝑜 = 𝑃𝑝 −
𝑃𝑝−𝑃𝑦

(𝜆𝑟−𝜆𝑝)
2 (𝜆 − 𝜆𝑝)

2
                    

           𝜆, 𝜆𝑝, 𝜆𝑟 : son relaciones de esbeltez de la Tabla I1. 1a del AISC 

                   𝑃𝑝 : Se toma de la Ecuación I2-9b del AISC 

 

           𝑃𝑦 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 0.7𝑓𝑐
, (𝐴𝑐 + 𝐴𝑠𝑟 (

𝐸𝑠

𝐸𝑐
))             

 

c. Para perfiles esbeltos: 

 

           𝑃𝑛𝑜 = 𝐴𝑠𝐹𝑐𝑟 + 0.7𝑓𝑐
, [𝐴𝑐 + 𝐴𝑠𝑟 (

𝐸𝑠

𝐸𝑐
)]                

 

i. Para perfiles rectangulares rellenos:     𝐹𝑐𝑟 =
9𝐸𝑠

(
𝑏

𝑡
)

2            
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ii. Para perfiles redondos rellenos:           𝐹𝑐𝑟 =
0.72 𝐹𝑦

[(
𝐷

𝑡
)(

𝐹𝑦

𝐸𝑠
)]

0.2     

 

La rigidez efectiva de la sección compuesta 𝐸𝐼𝑒𝑓𝑓, para todas las secciones debe 

ser: 

𝐸𝐼𝑒𝑓𝑓 = 𝐸𝑠𝐼𝑠 + 𝐸𝑠𝐼𝑠𝑟 + 𝐶3𝐸𝑐𝐼𝑐 

Donde  

𝐶3 = 𝑐𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑟𝑖𝑔𝑖𝑑𝑒𝑧 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑎 𝑑𝑒 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑜𝑠 

𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜𝑠 𝑒𝑛 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛.  

𝐶3 = 0.45 + 3 (
𝐴𝑠 + 𝐴𝑠𝑟

𝐴𝑔
) ≤ 0.9 

3.4.2.2.2 Resistencia a la tensión  

La resistencia a tracción para columnas compuestas embebidas cargadas 

axialmente será determinada por el estado límite de fluencia como: 

 

𝑃𝑛 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 𝐴𝑠𝑟𝐹𝑦𝑠𝑟           𝜙𝑡 = 0.90 

 

3.4.2.2.3 Transferencia del cortante longitudinal 

 

El cálculo de la fuerza cortante longitudinal a ser transferida entre los elementos 

que compones una columna rellena de concreto, sigue los mismos principios que 

las columnas embebidas en concreto. De tal manera que las fórmulas a utilizar 

son las de la sección 3.1.2.1.2 del presente documento. 

 

3.4.2.2.4 Mecanismos de transferencia de fuerza  

 

La conexión de corte no se encuentra comúnmente en este tipo de columnas 

rellenas debido a que están limitadas por las dimensiones del perfil tubular y no 

es practico su uso. 
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3.4.3 Transferencia de carga 

3.4.3.1 Requisitos generales 

Las fuerzas externas se aplican típicamente a los miembros compuestos a través 

de una conexión directa con el miembro de acero, que se apoyan en el concreto, 

o una combinación de ellos. El diseño de la conexión para aplicación de fuerza 

deberá seguir los estados límite aplicables dentro de los Capítulos J y K de la 

especificación AISC.  

Hay que tener en cuenta que, para las verificaciones de rodamientos de concreto 

en miembros compuestos rellenos, el confinamiento puede afectar la resistencia 

del rodamiento para la aplicación de fuerza externa, como se explica en la Sección 

de Comentarios I6.2 de la especificación AISC. Una vez que se ha proporcionado 

un camino de carga para la introducción de fuerza externa al miembro, la interfaz 

entre el concreto y el acero debe diseñarse para transferir el corte longitudinal 

requerido para obtener el equilibrio de fuerza dentro de la sección compuesta. La 

sección I6.2 contiene disposiciones para determinar la magnitud del corte 

longitudinal a transferir entre el acero y el concreto, dependiendo de la condición 

de aplicación de fuerza externa. La sección I6.3 contiene disposiciones que 

abordan los mecanismos para la transferencia de corte longitudinal.  

Las disposiciones de transferencia de carga de la Especificación están destinadas 

principalmente a la transferencia de corte longitudinal debido a las fuerzas axiales 

aplicadas. La transferencia de carga de corte longitudinal debido a los momentos 

de flexión aplicados está fuera del alcance de la Especificación; sin embargo, las 

pruebas (Lu y Kennedy, 1994; Prion y Boehme, 1994; Wheeler y Bridge, 2006) 

indican que los miembros compuestos rellenos pueden desarrollar su capacidad 

plástica total de momento basándose solo en la conexión sin el uso de anclajes 

adicionales. 

3.4.3.2 Asignación de fuerzas 

La Especificación aborda las condiciones en las que se aplica la fuerza externa 

completa al acero o concreto, así como las condiciones en las que la fuerza 
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externa se aplica a ambos materiales al mismo tiempo. Las disposiciones se 

basan en el supuesto de que, para lograr el equilibrio en la sección transversal, la 

transferencia de corte longitudinales a lo largo de la interfaz entre el concreto y el 

acero debe ocurrir de modo que los niveles de fuerza resultantes dentro de los 

dos materiales puedan ser proporcionados de acuerdo con un esfuerzo plástico 

de distribución. La asignación de carga basada en el modelo de distribución de 

tensión plástica está representada por las ecuaciones: 

𝑉′𝑟 = 𝑃𝑟 (1 −
𝐴𝑠𝐹𝑦

𝑃𝑛𝑜
)      (1) 

𝑉′𝑟 = 𝑃𝑟 (
𝐴𝑠𝐹𝑦

𝑃𝑛𝑜
)        (2) 

La ecuación 1 representa la magnitud de la fuerza que está presente dentro del 

concreto embebido o relleno de concreto en equilibrio. El corte longitudinal 

generado por las cargas aplicadas directamente a la sección de acero se 

determina según la cantidad de fuerza que se distribuirá al concreto de acuerdo 

con la Ecuación 1. A la inversa, cuando la carga se aplica solo a la sección de 

concreto, el corte longitudinal requerido para el equilibrio de la sección transversal 

se basa en la cantidad de fuerza que se distribuirá al acero de acuerdo con la 

Ecuación 2. Cuando las cargas se aplican simultáneamente a los dos materiales, 

la fuerza de corte longitudinal a transferir para lograr el equilibrio de la sección 

transversal puede tomarse como la diferencia en magnitudes entre la porción de 

fuerza externa aplicada directamente al concreto y la requerida por la Ecuación 1 

o la porción de fuerza externa aplicada directamente a la sección de acero y la 

requerida por la Ecuación 2.  

Cuando se aplican fuerzas externas al concreto de un miembro compuesto relleno 

a través del rodamiento, es aceptable suponer que el revestimiento de acero 

proporciona un confinamiento adecuado para permitir el uso de la máxima 

resistencia de rodamiento disponible permitida por la Ecuación: (Ecuación J8-2 de 

la especificación AISC). 
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𝑃𝑝 = 0.85 𝑓′𝑐 𝐴1 √
𝐴2

𝐴1
⁄ ≤ 1.7 𝑓′

𝑐
 𝐴1 

Esta fuerza se obtiene al establecer el término √𝐴2
𝐴1

⁄ = 2. Esta discusión se 

refiere a la introducción de una carga externa al miembro de compresión. La 

transferencia de corte longitudinal dentro del miembro de compresión a través de 

mecanismos de apoyo tales como placas de acero internas se abordan 

directamente en la Sección I6. 3a de la especificación AISC. 

 

3.4.3.3 Mecanismos de transferencia de fuerza 

La transferencia de corte longitudinal por aplastamiento directo a través de 

mecanismos de aplastamientos internos, como placas de aplastamiento internas 

o conexión de corte mediante anclajes de acero, está permitida tanto para 

elementos compuestos rellenos como embebidos. La transferencia de corte 

longitudinal a través de la interacción de conexión directa está permitida 

únicamente para elementos compuestos rellenos compactos y no compactos. 

Aunque se reconoce que la transferencia de fuerza también ocurre por la 

interacción de conexión directa entre el acero y el concreto para columnas 

compuestas embebidas, este mecanismo generalmente se ignora y la 

transferencia a corte generalmente se lleva a cabo únicamente con anclajes de 

acero (Griffis, 1992). 

El uso del mecanismo de transferencia de fuerza que proporciona la mayor 

resistencia es permisible. La superposición de los mecanismos de transferencia 

de fuerza no está permitida, ya que los datos experimentales indican que el 

aplastamiento directo o la conexión de corte a menudo no se inician hasta que se 

rompe la interacción de conexión directa, y hay pocos datos experimentales 

disponibles con respecto a la interacción del aplastamiento directo y la conexión 

de corte mediante pernos de acero. 
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3.4.3.3.1 Aplastamiento directo 

Para la condición general de evaluar la carga aplicada directamente al concreto 

en el aplastamiento, y considerando un área de concreto de apoyo que es más 

ancha en todos los lados que en el área cargada, la resistencia nominal de 

aplastamiento para el concreto se puede tomar como: 

𝑅𝑛 = 0.85 𝑓′𝑐 𝐴1√𝐴2
𝐴1

⁄        (𝐸𝑐 𝐼6 − 1 𝐴𝐼𝑆𝐶 360)  

Donde: 

𝐴1 = á𝑟𝑒𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑑𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜, 𝑖𝑛2.   

𝐴2

=  á𝑟𝑒𝑎 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑜𝑟𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒 𝑑𝑒 𝑠𝑜𝑝𝑜𝑟𝑡𝑒 𝑞𝑢𝑒 𝑒𝑠 𝑔𝑒𝑜𝑚é𝑡𝑟𝑖𝑐𝑎𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒 

𝑠𝑖𝑚𝑖𝑙𝑎𝑟 𝑦 𝑐𝑜𝑛𝑐é𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑎 𝑐𝑜𝑛 𝑒𝑙 á𝑟𝑒𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑑𝑎, 𝑖𝑛2.  

𝑓′𝑐 = 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐í𝑓𝑖𝑐𝑎 𝑎 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜, 𝑘𝑠𝑖. 

El valor de √
𝐴2

𝐴1
⁄  debe ser menor o igual a 2 (ACI 2014). 

Para la condición específica de transferencia de corte longitudinal por 

aplastamiento directo a través de mecanismos de aplastamientos internos, la 

Especificación usa la máxima resistencia nominal del aplastamiento permitida por 

la Ecuación 1 o la ecuación 1.7 𝑓′𝑐 𝐴1. El factor de resistencia para el 

aplastamiento, 𝜙𝐵, es de 0.65 de acuerdo con ACI 318. 

3.4.3.3.2 Conexión de corte 

Los anclajes de acero para la conexión de corte deben diseñarse como 

componentes compuestos de acuerdo con la Sección I8.3 de la especificación 

AISC. 

3.4.3.3.3 Interacción de conexión directa  

La transferencia de fuerza por conexión directa se usa comúnmente en miembros 

compuestos rellenos siempre que las conexiones se detallan para limitar las 

deformaciones locales (API, 1993; Roeder et al., 1999). Si bien la adhesión 
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química proporciona alguna contribución, la conexión directa es principalmente un 

mecanismo de resistencia a la fricción. Existe una gran dispersión en los datos 

experimentales sobre la conexión de miembros compuestos rellenos a 

compresión; sin embargo, se han identificado algunas tendencias (Roeder et al., 

1999; Zhang et al., 2012). Las secciones transversales más grandes, las paredes 

más delgadas, las secciones rectangulares, las interfaces alisadas o aceitadas y 

el concreto de alta contracción contribuyen a una fuerza de conexión aparente 

más baja. Las secciones transversales más pequeñas, las paredes más gruesas, 

las formas circulares, las interfaces más rugosas, el concreto expansivo y la 

presencia de momento flector (incluida la carga excéntrica) contribuyen a una 

mayor resistencia a conexión aparente. 

Las ecuaciones para la interacción de conexión directa para los miembros 

compuestos rellenos sometidos a compresión suponen que todo el perímetro de 

la conexión está involucrado en la transferencia de tensión. En consecuencia, y 

en contraste con la edición anterior de la Especificación, la resistencia se compara 

con la suma de la fuerza requerida para ser transferida desde los elementos de 

conexión que se enmarcan desde todos los lados. La dispersión en los datos 

experimentales conduce al valor bajo recomendado del factor de resistencia 𝜙. 

3.4.3.4 Requisitos de detalle 

Para evitar un esfuerzo excesivo en la sección de acero estructural o el concreto 

en las conexiones de los elementos compuestos embebidos o rellenos, se 

requiere que ocurra la transferencia de corte longitudinal dentro de la longitud de 

introducción de la carga. La longitud de introducción de la carga se toma como 

dos veces la dimensión transversal mínima del miembro compuesto tanto por 

encima como por debajo de la región de transferencia de carga. La región de 

transferencia de carga se toma generalmente como la profundidad del elemento 

de conexión como se indica en la Figura 3.4. En los casos en que las fuerzas 

aplicadas son de tal magnitud que la transferencia de corte longitudinal requerida 

no puede tener lugar dentro de la longitud de introducción de carga prescrita, el 



61 
 

diseñador debe tratar el miembro de compresión como no compuesto a lo largo 

de la longitud adicional requerida para la transferencia de corte. 

 

Figura 3.4 Región de transferencia de carga / longitud de introducción de carga. 

Para los miembros compuestos embebidos, se requieren anclajes de acero en 

toda la longitud del elemento de compresión para mantener la acción compuesta 

del miembro en momentos incidentales (incluida la flexión inducida por pandeo). 

Estos anclajes generalmente se colocan en el espacio máximo permitido de 

acuerdo con la sección I8.3e del AISC. Los anclajes adicionales requeridos para 

la transferencia de corte longitudinal deben ubicarse dentro de la longitud de 

introducción de la carga como se describió anteriormente.  

A diferencia de los miembros embebidos en concreto, los anclajes de acero en los 

miembros rellenos solo se requieren cuando se usan para transferencia 

longitudinal de corte y no se requieren a lo largo del miembro fuera de la región 

de introducción. Esta discrepancia se debe al adecuado confinamiento provisto 

por el revestimiento de acero que evita la pérdida de acción compuesta en 

momentos incidentales. 
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3.4.3 Combinación de carga axial y flexión  

El procedimiento para diseñar miembros sometidos a flexión y carga axial en este 

documento está basado en la resistencia de la sección compuesta, lo que conduce 

a diagramas de interacción similares a los empleados en el diseño de concreto 

reforzado. El método se conoce como “Curvas de interacción a partir del Método 

de Distribución de las Tensiones Plásticas" (figura 3.5). 

Los cuatro puntos (A, B, C y D) que definen la curva de interacción determinados 

en base a las fórmulas que el AISC entrega en "AISC Ejemplos de Diseño". 

 

 

Figura 3.5 Diagrama de interacción de viga-columnas compuestas. 

 

El punto A es la resistencia axial pura de la sección compuesta. El punto B se 

determina como la resistencia de flexión de la sección. El punto C corresponde a 

la ubicación del PNA que resulta en la misma capacidad de flexión del punto B, 

pero incluyendo compresión axial. El punto D corresponde a una resistencia axial 

en compresión igual a la mitad de la determina por el punto C. 

 

Los puntos A', B', C' y D' se determinan reduciendo los puntos A, B, C y D por un 

factor de esbeltez (λ). Este factor de esbeltez se determina con la ecuación 
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provista en este documento de resistencia a compresión de columnas 

compuestas. La curva de interacción final es la que resulta de aplicar los factores 

de resistencia a los puntos reducidos por el factor de esbeltez.  

 

Las ecuaciones de interacción serán las siguientes: 

Si 𝑃𝑢 < 𝑃𝑐 

𝑀𝑢𝑥

𝑀𝑐𝑥
+

𝑀𝑢𝑦

𝑀𝑐𝑦
≤ 1     ( 𝐸𝑐 𝐶 − 𝐼5 − 1𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝐴𝐼𝑆𝐶) 

Si 𝑃𝑢 ≥ 𝑃𝑐 

𝑃𝑢 − 𝑃𝑐

𝑃𝐴 − 𝑃𝑐
+

𝑀𝑢𝑥

𝑀𝑐𝑥
+

𝑀𝑢𝑦

𝑀𝑐𝑦
≤ 1    ( 𝐸𝑐 𝐶 − 𝐼5 − 1𝑏 𝑑𝑒𝑙 𝐴𝐼𝑆𝐶) 

Donde:  

 

𝑃𝑢 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎  

𝑃𝐴 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑑𝑖𝑠𝑝𝑜𝑛𝑖𝑏𝑙𝑒 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴′′ 

𝑃𝐶 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 𝑑𝑖𝑠𝑝𝑜𝑛𝑖𝑏𝑙𝑒 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐶′′ 

𝑀𝑢𝑥 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑥 (𝑓𝑢𝑒𝑟𝑡𝑒) 

𝑀𝑢𝑦 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑞𝑢𝑒𝑟𝑖𝑑𝑎 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 (𝑑é𝑏𝑖𝑙) 

𝑀𝐶𝑥 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑑𝑖𝑠𝑝𝑜𝑛𝑖𝑏𝑙𝑒 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐶" 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑥 

𝑀𝐶𝑦 = 𝑅𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖ó𝑛 𝑑𝑖𝑠𝑝𝑜𝑛𝑖𝑏𝑙𝑒 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐶" 𝑎𝑙𝑟𝑒𝑑𝑒𝑑𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 

3.4.4.1 Diagramas de Iteración.  

Al igual que con todos los análisis de marcos en la especificación, las resistencias 

requeridas para las vigas-columnas compuestas deben obtenerse del análisis de 

segundo orden o del análisis de primer orden amplificado, como se especifica en 

el Capítulo C y el Apéndice 7 (AISC 360-16). Las Secciones I2.1 y I2.2 de las 

especificaciones AISC sugieren una rigidez reducida apropiada, 𝐸𝐼, para los 

miembros de compresión compuestos que se usarán con el método de análisis 

directo del Capítulo C. Para la evaluación de la resistencia disponible, las 

disposiciones de la Especificación para la interacción entre la fuerza axial y la 

flexión en los miembros compuestos son las mismas que para los miembros de 
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acero descubiertos, como se describe en la Sección H1.1. Las disposiciones 

también permiten un análisis basado en las disposiciones de resistencia de la 

Sección I1.2 que llevaría a un diagrama de interacción similar a los utilizados en 

el diseño de concreto reforzado.  

Para los miembros compuestos recubiertos, la resistencia axial disponible, 

incluidos los efectos de pandeo, y la resistencia a la flexión disponible se pueden 

calcular utilizando el método de distribución de tensión plástica o el método de 

compatibilidad con deformación (León et al., 2007; León y Hajjar, 2008). Para 

miembros compuestos rellenos, las resistencias axiales y de flexión disponibles 

se pueden calcular utilizando las Secciones I2.2 y I3.4, respectivamente, que 

también incluyen los efectos del pandeo local para las secciones no compuestas 

y esbeltas (clasificadas de acuerdo con la Sección I1.4).  

La siguiente sección describe tres enfoques diferentes para diseñar vigas–

columnas compuestas que se aplican tanto a las formas de acero revestidas con 

hormigón como a las secciones compactas de HSS rellenas de hormigón. Los dos 

primeros enfoques se basan en variaciones en el método de distribución de 

tensión plástica, mientras que el tercer método hace referencia a la Guía de diseño 

AISC 6, Diseño de factor de carga y resistencia de secciones W embebidas en 

concreto (Griffis, 1992), que se basa en una versión anterior de la especificación. 

El método de compatibilidad de deformación es similar al utilizado en el diseño de 

elementos de compresión de concreto, como se especifica en el Capítulo 10 de 

ACI 318. El diseño de secciones rellenas de concreto no compactas y esbeltas se 

limita al uso del método 1 que se describe a continuación (Varma y Zhang, 2009). 

• Método 1 — Ecuaciones de interacción de la sección H1 (Especificación 

AISC).  

El primer enfoque se aplica a columnas de viga compuestas doblemente 

simétricas, la geometría más común que se encuentra en la construcción de 

edificios. Para este caso, las ecuaciones de interacción de la Sección H1 

proporcionan una evaluación conservadora de la resistencia disponible del 

miembro para la compresión y flexión axiales combinadas (Figura 3.6).  
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Figura 3.6 Diagrama de interacción para el diseño de vigas-columnas compuestas - 

método 1 

Estas disposiciones también pueden ser utilizadas para la combinación de tensión 

axial y flexión. El grado de conservadurismo generalmente depende de la 

magnitud de la contribución concreta a la resistencia general en relación con la 

contribución del acero. 

Cuanto mayor sea la contribución de la carga que proviene de la sección de acero, 

menos conservadora será la predicción de la fuerza de las ecuaciones de 

interacción de la Sección H1. Así, por ejemplo, las ecuaciones son generalmente 

más conservadoras para los miembros con alta resistencia a la compresión del 

concreto en comparación con los miembros con baja resistencia a la compresión 

del concreto. Las ventajas de este método incluyen lo siguiente: (1) Son aplicables 

las mismas ecuaciones de interacción utilizadas para las columnas de vigas de 

acero; y (2) Solo se necesitan dos puntos de anclaje para definir las curvas de 

interacción: uno para flexión pura (punto B) y otro para carga axial pura (punto A). 

El punto A se determina utilizando las ecuaciones I2-2 o I2-3, según corresponda. 

El punto B se determina como la resistencia a la flexión de la sección de acuerdo 

con las disposiciones de la Sección I3. Hay que tener en cuenta que la esbeltez 

también debe considerarse utilizando las disposiciones de la Sección I2. Para 

muchas secciones de HSS rellenas de concreto, las resistencias axiales 

disponibles se proporcionan en las tablas en el manual. El diseño de secciones 
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rellenas de hormigón compactas y no compactas se limita a este método de 

solución de ecuación de interacción. Los otros dos métodos descritos a 

continuación no pueden usarse para su diseño, debido a la falta de investigación 

para validar esos enfoques para secciones transversales que no sean compactas. 

Las fortalezas nominales pronosticadas usando las ecuaciones de la Sección H1 

se comparan de manera conservadora con una amplia gama de datos 

experimentales para secciones rectangulares y redondas rellenas no compactas / 

compactas (Varma y Zhang, 2009). 

• Método 2: Curvas de interacción del método de distribución de tensión 

plástica.  

El segundo enfoque se aplica a columnas de vigas compuestas doblemente 

simétricas y se basa en el desarrollo de superficies de interacción para la 

compresión axial y la flexión combinadas en el nivel de resistencia nominal 

utilizando el método de distribución de tensión plástica. Este enfoque da como 

resultado superficies de interacción similares a las que se muestran en la Figura 

3.7. Los cuatro puntos identificados en la figura están definidos por la distribución 

de tensión plástica utilizada en su determinación. 

 

Figura 3.7 Diagrama de interacción para el diseño de vigas-columnas compuestas - 

método 2 
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Las ecuaciones de resistencia para las secciones W embebidas en concreto y las 

secciones HSS rellenas con concreto que se utilizan para definir cada punto A y 

D se proporcionan en los ejemplos de diseño del AISC (Geschwindner, 2010b). El 

punto A es la resistencia axial pura determinada de acuerdo con la Sección I2. El 

punto B se determina como la resistencia a la flexión de la sección de acuerdo 

con las disposiciones de la Sección I3. El punto C corresponde a una ubicación 

de eje neutro de plástico que produce la misma resistencia a la flexión que el punto 

B, pero que incluye la compresión axial. El punto D corresponde a una resistencia 

a la compresión axial de la mitad de la determinada para el punto C. Se incluye 

un punto E adicional (consulte la Figura C-I1.1 de la especificación AISC 360-16) 

(entre los puntos A y C) para las secciones W embebidas inclinadas sobre su eje 

débil. El punto E es un punto arbitrario, que generalmente corresponde a una 

ubicación plástica del eje neutro en las puntas de los patines de la sección W 

embebida, necesaria para reflejar mejor la resistencia a la flexión para la flexión 

de formas encajonadas en el eje débil. Se puede utilizar la interpolación lineal 

entre estos puntos de anclaje. Sin embargo, con este enfoque, se debe tener 

cuidado al reducir el Punto D mediante un factor de resistencia o para tener en 

cuenta la esbeltez del miembro, ya que esto puede llevar a una situación insegura 

en la que se permite una resistencia adicional a la flexión a una resistencia a la 

compresión axial más baja. Este problema potencial puede evitarse mediante una 

simplificación de este método por el cual el punto D se elimina de la superficie de 

interacción. La figura 3.8 demuestra esta simplificación con la línea discontinua 

vertical que conecta el punto C” al punto B”.  

Una vez que se determina la superficie de interacción de la fuerza nominal, se 

deben aplicar los efectos de longitud de acuerdo con las ecuaciones I2-2 e I2-3 

de las especificaciones AISC 360-16. Hay que tener en cuenta que el mismo factor 

de reducción de esbeltez (λ = A’ / A en la Figura 3.7, igual a 𝑃𝑛 /𝑃𝑛𝑜 , donde 𝑃𝑛 y 

𝑃𝑛𝑜 se calculan a partir de la Sección I2) se aplica a los puntos A, C, D y E. La 

resistencia disponible se determina luego aplicando los factores de resistencia a 

compresión y a flexión o los factores de seguridad a los puntos A” a E”.  
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Figura 3.8 Diagrama de interacción para el diseño de vigas-columnas compuestas - 

método 2 simplificado. 

Usando la interpolación lineal entre los puntos A”, C” y B” en la figura 3.8, se 

pueden derivar las ecuaciones de interacción 𝐶 − 𝐼5 − 1𝑎 y 𝐶 − 𝐼5 − 1𝑏 de la 

especificación AISC en sus comentarios, mostradas en la sección anterior para 

vigas-columnas compuestas sometidas a compresión axial más flexión biaxial 

combinadas. 

Para la flexión biaxial, el valor de la resistencia a la compresión axial en el punto 

C puede ser diferente cuando se calcula para el eje mayor y menor. El menor de 

los dos valores debe usarse en las ecuaciones  𝐶 − 𝐼5 − 1𝑎 𝑦 𝑏.  

• Método 3: Guía de diseño 6.  

El enfoque presentado en la Guía de diseño 6 del AISC (Griffis, 1992), también se 

puede usar para determinar la resistencia de secciones W embebidas en concreto 

viga-columna. Aunque este método se basa en una versión anterior de la 

Especificación, la carga axial y las fuerzas de momento se pueden determinar de 

forma conservadora directamente a partir de las tablas en esta guía de diseño. La 

diferencia en los factores de resistencia de la Especificación anterior puede 

ignorarse con seguridad. 
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4. ANÁLISIS DE LA ESTRUCTURA 

4.1 Descripción del sistema estructural del edificio 
 

La estructura en estudio consta de cuatro niveles con una altura de 17.3 metros y 

un área total en planta de aproximadamente 3558 m² destinada a usarse como 

edificio de oficinas y que estará localizada en Managua, Nicaragua. 

 

Figura 4.1 Elevación estructural del edificio, eje 7. 

El sistema resistente a carga lateral de la edificación se basa de marcos 

compuestos (acero estructural y concreto reforzado) resistentes a momento. El 

edificio está revestido casi en toda su superficie por vidrio fijo. El área de escalera 

y ascensor se trata como un sistema desligado de la estructura principal. 

4.2 Modelo estructural y consideraciones para el análisis  

Con el objetivo de simplificar el análisis del comportamiento, se recure a una serie 

de consideraciones y criterios basada en los planos constructivos.  
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4.2.1 Elemento no estructurales 

Las paredes divisorias en el interior del edificio son de particiones livianas con una 

altura de 3 m y 5 in de espesor. Estas se consideran desligada de los elementos 

estructurales, es decir no aportan rigidez al sistema. 

El cielo falso es de gypsum con perfiles de aluminio, suspendido debajo de la 

estructura de entrepiso. 

Respecto al muro de cortina (revestimiento extremo de vidrio), se supone que su 

peso está distribuido uniformemente en cada piso. 

4.2.2 Diafragma 

La losa está formada por láminas de entrepiso compuesto GALVADECK 63, 

calibre 20 con un relleno de concreto (topping) de 5 pulgadas de espesor, 

reforzada con malla electrosoldada monolit 6” ×  6” 8/8 GR70 (Ver figura 4.3). El 

sistema esta soportado sobre vigas metálicas. 

 

Figura 4.2 Detalle de Losa de entrepiso.  

 

Todos los niveles poseen el mismo tipo de losa, incluso la azotea, donde destacan 

la participación de los conectores de corte entre la losa y las vigas segundarias, 

por lo tanto, se considera un diafragma rígido.  



72 
 

Esta condición se define en el modelo de ETABS utilizando el formulario Assign – 

Joint - Diaphragms, el cual vincula los nodos de cada nivel para que sus 

desplazamientos horizontales sean idénticos. 

En cuanto a la cubierta de techo, esta no se considera en el modelo del software, 

solamente se toma en cuenta el aporte de peso. 

4.2.3 Sistema resistente a cargas laterales.  

 
La estructura está compuesta por un conjunto de marcos compuestos de acero y 

concreto con orientación ortogonal, estos son especiales, o bien C-SMF 

(Composite Special Moment Frame) por lo que los elementos principales del 

edificio se diseñaran siguiendo los requisitos que establece el AISC 341.16 en su 

capítulo G. 

4.2.4 Modelo en Etabs  
 

El modelo tridimensional de la estructura se realizó con el software Etabs, en la 

siguiente figura se muestra una imagen tridimensional de la estructura (El proceso 

de creación del modelo se incluyó en los Anexos). 
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Figura 4.3 Modelo Tridimensional de la estructura en Etabs. 

 

4.3 Cargas gravitacionales 

4.3.1 Acciones Permanentes  

Son aquellas fuerzas que actúan continuamente sobre la estructura y su magnitud 

se puede considerar invariable en el tiempo, tales como, peso propio de elementos 

estructurales y equipos.  

4.3.1.2 Cargas Permanentes (CP)  

En este estado de carga se considera la acción del peso propio de los elementos 

estructurales más todas las cargas permanentes impuestas. 

 

Los pesos de los materiales son tomados de las tablas 1A, 2A, 3A, 4A, 5A y 6A 

del RNC-07. 



74 
 

Losa Nivel 1-3 (Entrepisos) 

Descripción Peso (Kg/m²) 

Mortero de Cascote con espesor de 1” 55 

Ladrillo de cerámico 30 

Instalaciones Electromecánicas 30 

Cielo Falso 12.5 

Lámparas y accesorios 6.5 

Particiones livianas 100 

Total carga muerta CM: 234 

 

Descripción Peso (Kg/m) 

Muro cortina de vidrio 88 

Tabla 4.1 Sobrecarga en entrepisos. 

Losa Nivel 4 (Techo) 

Descripción Peso (Kg/m²) 

Mortero de Cascote con espesor de 1” 55 

Impermeabilizante de Techo 15 

Instalaciones Electromecánicas 30 

Cielo Falso 12.5 

Lámparas y accesorios 5 

Total carga muerta CM 117.5 

Tabla 4.2 Sobrecarga en losa Nivel 4. 

Cubierta Liviana (Techo) 

 

Descripción Peso (Kg/m²) 

Cubierta de techo 5.6 

Instalaciones Electromecánicas 30 

Cielo Falso 12.5 

Lámparas y accesorios 5 
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Total carga muerta CM 53.1 

Tabla 4.3 Sobrecarga en cubierta Liviana de techo. 

4.3.2 Acciones Variables 

Son aquellas que actúan sobre la estructura, con una variabilidad de su magnitud 

y/o localización en el tiempo. 

 

4.3.2.1 Carga Viva (CV) 

 

Las cargas vivas se determinaron según el reglamento nacional de la construcción 

RNC-07. 

 

Carga viva en Techo: Losa con pendiente menor a 5 % = 100 Kgf/m2 

 

Carga viva en Entrepisos: Losa de Edificios de Oficina= 250 Kgf/m2 

4.3.2.2 Carga Viva Reducida (CVR) 

 

Las cargas vivas reducidas se determinaron según el reglamento nacional de la 

construcción RNC-07. 

 

Carga viva reducida en Techo: Losa con pendiente menor a 5 % = 40 Kgf/m2 

 

Carga viva reducida Entrepisos: Losa de cuartos de hoteles = 100 Kgf/m2 

 

4.4 Condiciones de regularidad 
 

Según el artículo 23 del Reglamento Nacional de la Construcción una estructura 

se puede clasificar en regular, irregular o fuertemente irregular; para conocer en 

que categoría se encuentra el edificio en estudio se analiza cada una de las 

condiciones. 
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4.4.1 Estructura Regular 
 

Para que la estructura pueda considerarse regular debe satisfacer los siguientes 

requisitos. 

1. Su planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales 

por lo que toca a masas, así como a muros y otros elementos resistentes. 

Estos son, además, sensiblemente paralelos a los ejes ortogonales 

principales del edificio. 

 

No cumple, ya que no existe simetría en ambas direcciones. Ver anexo B-4 

 

2. La relación de su altura a la dimensión menor de su base no pasa de 2.5. 

 

Sabiendo que la altura es 17.3 m y la menor dimensión en planta es de 

24.70 m 

𝐻

𝑏
≤ 2.5  

15.4 𝑚

24.70 𝑚
= 0.623  < 2.5 𝑜𝑘 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

           Por lo tanto, el edificio satisface esta condición.         Ver anexo B-4 y B-6  

 

3. La relación de largo a ancho de la base no excede de 2.5.” Tomando como 

largo el eje en Y y como ancho el eje en X. 

 

Sabemos que la longitud del eje más largo en dirección Y (eje 5) es de 

33.68 m y en la dirección X (eje B) es de 24.70 m, la relación en planta es: 

33.68 𝑚

24.70 𝑚
= 1.364 < 2.5 𝑜𝑘 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

           Por lo tanto, el edificio satisface esta condición.                   Ver anexo B-4  
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4. En planta no tiene entrantes ni salientes cuya dimensión exceda de 20 por 

ciento de la dimensión de la planta medida paralelamente a la dirección 

que se considera del entrante o saliente. 

 

En nuestro caso la saliente más importante se localiza entre los ejes j - k 

cuya dimensión es de 8.70 m medida paralelamente al eje 10 de la vista en 

planta la cual es de 33.68 m.: 

 

Para verificar dicha condición se plantea que: 

 

𝑎 ≤ 0.20𝐴 

 

0.20(33.68𝑚) = 6.736 

 

8.70 𝑚 > 6.736 𝑚 

     Por lo tanto, no cumple.                                                                Ver anexo B-4  

 

5. En cada nivel tiene un sistema de techo o piso rígido y resistente.  

 

Considerando las suposiciones de análisis presentadas en la sección 4.2.2 

el edificio cumple con esta condición debido a que en cada nivel existe un 

diafragma rígido en su plano. 

 

6. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimensión exceda 

de 20 por ciento de la dimensión en planta medida paralelamente a la 

abertura; las áreas huecas no ocasionan asimetrías significativas ni difieren 

en posición de un piso a otro, y el área total de aberturas no excede en 

ningún nivel de 20 por ciento del área de la planta. 

 

Cabe destacar que esta condición solo se analiza para el nivel 4, el cual es 

el único que presenta aberturas en su plano. 
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a. No tiene aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimensión 

exceda de 20 por ciento de la dimensión en planta medida 

paralelamente a la abertura 

 

En nuestro caso la abertura en dirección X denomina m es de 19.82 m y la 

dimensión en planta medida paralelamente al eje B es de 25.7 m. 

Por lo tanto, se plantea que: 

(𝑚 ≤ 0.20𝐿) 

 

𝑑𝑎𝑑𝑜 𝑞𝑢𝑒 (19.82 > 5.14) 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑛𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 𝑐𝑜𝑛 𝑑𝑖𝑐ℎ𝑎 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑐𝑖𝑜𝑛 

 

Para las aberturas en la dirección Y denomina a y b presentan dimensiones 

14.011 m y 14.029 m respectivamente, y la dimensión en planta medida 

paralelamente al eje 5 es de 35. m. 

Por lo tanto, se plantea que: 

(𝑎 + 𝑏 ≤ 0.20𝐿) 

 

𝑑𝑎𝑑𝑜 𝑞𝑢𝑒 (28.04 > 7) 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑛𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 𝑐𝑜𝑛 𝑑𝑖𝑐ℎ𝑎 𝑐𝑜𝑛𝑑𝑖𝑐𝑖ó𝑛  

 

b. El área total de aberturas no excede en ningún nivel de 20 por ciento 

del área de la planta. 

Se considera que: 

 

á𝑟𝑒𝑎 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑎𝑏𝑒𝑟𝑡𝑢𝑟𝑎 = 555.84 𝑚2 

á𝑟𝑒𝑎 𝑒𝑛 𝑝𝑙𝑎𝑛𝑡𝑎 = 889.50 𝑚2 

555.84 𝑚2

899.50 𝑚2
× 100 = 61.79 % > 20% 𝑝𝑜𝑟 𝑙𝑜 𝑡𝑎𝑛𝑡𝑜 𝑛𝑜 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

Como resultado del análisis el edificio no cumple con la condición en estudio. 
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7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para 

diseño sísmico, no es mayor que 110 por ciento del correspondiente al piso 

inmediato inferior ni, excepción hecha del último nivel de la construcción, 

es menor que 70 por ciento de dicho peso. 

 

Si 𝑤𝑛 es el peso de un nivel y 𝑤𝑛−1 el peso del piso inmediato inferior, debe 

cumplirse que 

0.7 ≤
 𝑤𝑛 

𝑤𝑛−1 
≤ 1.1 

 

La siguiente tabla muestra que la diferencia de peso no es significativa en 

elevación, así que el edificio cumple con esta condición. 

Nivel Área PP CM CVR 𝑾𝒕𝒐𝒕𝒂𝒍 
𝒘

𝒘𝒏 − 𝟏𝟏⁄  % Estado 

 𝒎𝟐 𝒌𝒈 𝒌𝒈/𝒎𝟐 𝒌𝒈/𝒎𝟐 𝒕𝒐𝒏    

Nivel 4 343.66 203,867.10 117.5 40 267.85 0.48 48 cumple 

Nivel 3 852.28 327,933.33 234 100 612.59 1 100 cumple 

Nivel 2 852.28 327,933.33 234 100 612.59 1 100 cumple 

Nivel 1 852.28 327,933.33 234 100 612.59  0  

Tabla 4.4 Regularidad de masas. 

 

8. Ningún piso tiene un área, delimitada por los paños exteriores de sus 

elementos resistentes verticales, mayor que 110 por ciento de la del piso 

inmediato inferior ni menor que 70 por ciento de ésta. Se exime de este 

último requisito únicamente al último piso de la construcción. 

 

Si 𝐴𝑛 es el peso de un nivel y 𝐴𝑛−1 el peso del piso inmediato inferior, debe 

cumplirse que 

0.7 ≤
 𝐴𝑛 

𝐴𝑛−1 
≤ 1.1 
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La tabla siguiente tabla demuestra que las diferencias de áreas no son 

significativas en elevación. Por lo tanto, el edificio cumple con esta 

condición. 

 

Nivel Área 𝒎𝟐 A/An-1 % Estado 

Nivel 4 343.66 0.403 48 - 

Nivel 3 852.28 1 100 Cumple 

Nivel 2 852.28 1 100 Cumple 

Nivel 1 852.28   - 

Tabla 4.5 Regularidad de las áreas de pisos consecutivos. 

 

9. Todas las columnas están restringidas en todos los pisos en dos 

direcciones sensiblemente ortogonales por diafragmas horizontales y por 

trabes o losas planas. 

 

 

Figura 4.4 Restricción lateral de columna. 

El edificio cumple pues todas las columnas están restringidas por vigas 

en las dos direcciones ortogonales. 

 

10. La rigidez al corte de ningún entrepiso excede en más de 50 por ciento a la 

del entrepiso inmediatamente inferior. El último entrepiso queda excluido 

de este requisito. 
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Dado que la diferencia de rigidez del nivel 2 con respecto al 1, es mayor al 

50% de la rigidez del nivel inmediato inferior, el edificio no cumple con la 

condición establecida. 

 

Nivel Rigidez x 

(ton/m) 

Rigidez y 

(ton/m) 

𝚫𝒙 𝚫𝒚 50% Kx 50% Ky Estado 

Nivel 1 41,122.51 49,032.30   20,561.26 24,516.15 - 

Nivel 2 20,539.34 25,521.63 -20,583.17 -23,510.67 10,269.67 12,760.81 No 

cumple 

Nivel 3 15,571.52 20,128.16 -4,967.82 -5,393.47 7,785.76 10,064.08 Cumple 

Nivel 4 6,986.53 9,568.18 -8,584.99 -10,559.98 3,493.27 4,784.09 Eximido 

Tabla 4.6 Regularidad de las rigideces de pisos. 

 

11. La resistencia al corte de ningún entrepiso excede en más de 50 por ciento 

a la del entrepiso inmediatamente inferior. El último entrepiso queda 

excluido de este requisito. 

 

En vista que se tiene igual cantidad de elementos resistentes en todos los 

pisos, se puede considerarse que la resistencia al corte de los entrepisos 

adyacentes no cambia considerablemente, a como se demuestra en la 

siguiente tabla, de esta manera, el edificio cumple con la condición. 

 

Δ𝑥 𝑦 Δ𝑦 < 50%𝑘𝑛      𝑜𝑘.  

 

Nivel Resistencia al 

corte en X ton 

Resistencia al 

corte en Y ton 

𝚫𝒙 𝚫𝒚 50% Kx 50% Ky Estado 

Nivel 1 233.25 259.94   116.63 129.968 - 

Nivel 2 203.70 227.91 -29.55 -32.02 101.85 113.957 cumple 

Nivel 3 144.28 159.41 -59.42 -68.50 72.14 79.707 cumple 

Nivel 4 49.77 51.32 -94.50 -108.10 24.89 25.658 Eximido 

Tabla 4.7 Regularidad de los cortantes de pisos. 
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12. En ningún entrepiso la excentricidad torsional calculada estáticamente, 𝑒𝑠 

excede del diez por ciento de la dimensión en planta de ese entrepiso 

medida paralelamente a la excentricidad mencionada. 

 

Cumple ya que, la excentricidad torsional no excede el 10% de la dimensión en 

planta de este edificio, en los ejes “X” e “Y” se presenta una leve excentricidad 

que cumple con el requisito establecido por el reglamento. Como se demuestra a 

continuación: 

 

Nivel Centro de masa Centro de rigidez 

 Xcm (m) Ycm (m) Xcr (m) Ycr (m) 

4 11.92 16.24 12 15.99 

3 12.04 16.10 12 15.99 

2 12.04 16.10 12 16.00 

1 12.04 16.10 12 16.00 

Tabla 4.8 Centro de Masa y Rigidez por piso. 

 

Por lo tanto, la excentricidad torsional estática es la distancia entre el en centro de 

masa y el centro de rigidez. 

Excentricidad en el eje X 

Nivel ex (m) X (m) 10% (m)  

4 0.08 25.7 2.57 Cumple 

3 0.04 24.7 2.47 Cumple 

2 0.04 24.7 2.47 Cumple 

1 0.04 24.7 2.47 Cumple 

Tabla 4.9 Excentricidad en eje X. 
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Excentricidad en el eje Y 

Nivel ey (m) Y (m) 10% (m)  

4 0.25 35 3.5 Cumple 

3 0.11 33.68 3.37 Cumple 

2 0.10 33.68 3.37 Cumple 

1 0.10 33.68 3.37 Cumple 

Tabla 4.10 Excentricidad en eje Y. 

 

4.4.1.2 Resumen de cumplimiento de condiciones 

Condiciones de regularidad Estado 

1 No cumple 

2 Cumple 

3 Cumple 

4 No cumple 

5 Cumple 

6 No cumple 

7 Cumple 

8 Cumple 

9 Cumple 

10 No cumple 

11 Cumple 

12 Cumple 

Tabla 4.11 Resumen de cumplimiento de condiciones de regularidad. 

El edificio cumple 8 de las 12 condiciones de regularidad establecidas en el 

artículo 23 inciso a. 

 

4.4.2 Estructura Irregular 
 

Toda estructura que no satisfaga uno o más de los requisitos del inciso a del 

Arto.23 será considerada irregular 
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4.4.3 Estructura Fuertemente Irregular 
Una estructura será considerada Fuertemente Irregular si se cumple alguna de las 

condiciones siguientes; 

1. La excentricidad torsional calculada estáticamente, 𝑒𝑠, excede en algún 

entrepiso de 20% de la dimensión en planta de ese entrepiso, medida 

paralelamente a la excentricidad mencionada. 

2. La rigidez o la resistencia al corte de algún entrepiso excede en más de 

100% a la del piso inmediatamente inferior 

 

4.5 Factor de comportamiento sísmico o capacidad dúctil de la 

estructura  
 

Se usará Q=4 Debido a que la estructura cumple los criterios expuestos en el 

RNC-07 artículo 21 para la selección de la ductilidad, el cual menciona: 

 

“La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por 

marcos no arriostrados de acero o concreto reforzado o compuestos de los dos 

materiales, o bien por marcos arriostrados o con muros de concreto reforzado o 

de placa de acero o compuesto de los dos materiales, en los que en cada 

entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar muros ni contravientos si 

hubieran, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sísmica actuante”. 

 

4.6 Factor de reducción por ductilidad (Arto. 21 RNC-07) 
 

El reglamento nacional la construcción plantea que la ductilidad deberá reducirse 

en función del periodo estructural de la siguiente forma: 

 

𝑄′ = [

𝑄, 𝑠𝑖 𝑠𝑒 𝑑𝑒𝑠𝑐𝑜𝑛𝑜𝑐𝑒 𝑇 𝑜 𝑇 > 𝑇𝑎

1 +
𝑇

𝑇𝑎

(𝑄 − 1), 𝑆𝑖  𝑇 ≤ 𝑇𝑎
] 
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En el caso de la estructura en estudio el periodo fundamental es de T = 0.771 s; 

Ta = 0.10 s. 

𝑇 > 𝑇𝑎 

 

𝑄′ = 𝑄 = 4 

 

4.7 Corrección por Irregularidad 
 

El factor de reducción Q’ definida en el Arto.21, se multiplicará por 0.9 cuando no 

se cumpla con uno de los requisitos del inciso a del Arto.23, por 0.8 cuando no 

cumpla dos o más de dichos requisitos, y por 0.7 cuando la estructura sea 

Fuertemente Irregular según las condiciones del inciso c del Arto.23, en ningún 

caso el factor Q’ se tomará menor que uno. 

De acuerdo a las condiciones mencionadas en el inciso b del Arto.23 la estructura 

es considera irregular, por lo que el factor Q’ se multiplicara por 0.8 de acuerdo al 

inciso d del Arto.23. 

𝑄′ = 4 × 0.8 

𝑄′ = 3.2 

4.8 Coeficiente de diseño sismo resistente 
 

El coeficiente sísmico de una estructura se calcula para el método estático 

equivalente: 

𝑐 =
𝑉0

𝑊0
=

𝑆(2.7 × 𝑎0)

Q′ × Ω
 𝑝𝑒𝑟𝑜 𝑛𝑢𝑛𝑐𝑎 𝑚𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑞𝑢𝑒 𝑆 × 𝑎0 

Donde: 

𝑊0 = 𝐶𝑀 + 𝐶𝑉𝑅 

𝑉0 = 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙 
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𝑐 =
𝑉0

𝑊0
=

1.5(2.7 × 0.31)

3.2 × 2
         ⟶            𝐶 = 0.196 

 

 𝑆 × 𝑎0 = 0.465    𝑅𝑖𝑔𝑒   Por lo tanto   𝐶 = 0.465 

4.9 Método estático equivalente 
 

a) Fuerzas Cortante 

𝐹𝑠𝑖 = 𝑐𝑊𝑖ℎ𝑖

Σ𝑊𝑖

Σ𝑊𝑖ℎ𝑖
 

Donde: 

𝑊𝑖 = 𝑒𝑠 𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑖 − é𝑠𝑖𝑚𝑎 𝑚𝑎𝑠𝑎; 𝑦 

ℎ𝑖 = 𝑒𝑠 𝑙𝑎 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑖 − é𝑠𝑖𝑚𝑎 𝑚𝑎𝑠𝑎 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑠𝑝𝑙𝑎𝑛𝑡𝑒. 

𝑐 = 𝑐𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑠í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒𝑓𝑖𝑛𝑖𝑑𝑜 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑎𝑟𝑡í𝑐𝑢𝑙𝑜 24. 

 

4.9.1 Fuerzas sísmicas por nivel 

 

Dirección X 

Nivel hi (m) Wi (ton) Wihi Fi (ton) Vi (ton) 

Nivel 4 15.40 267.85 4124.89 220.989 220.989 

Nivel 3 11.55 612.59 7075.41 379.062 600.051 

Nivel 2 7.70 612.59 4716.94 252.708 852.759 

Nivel 1 3.85 612.59 2358.47 126.354 979.113 

  2105.62 18275.72   

Tabla 4.12 Fuerza sísmica por nivel. 

En la tabla se muestran las fuerzas de aplicación de las fuerzas estáticas 

calculadas para cada entrepiso en cada una de las direcciones ortogonales del 

análisis X e Y. 
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b) Reducción de Fuerzas Cortantes  

 

Habrá la posibilidad de reducir las fuerzas sísmicas de diseño si se conoce el 

periodo fundamental de la estructura. Según se estipula en el artículo 32 inciso b, 

el periodo fundamental aproximado se puede determinar usando la siguiente 

ecuación:  

𝑇 = 2𝜋√
𝛴𝑊𝑖𝑥𝑖

2

𝑔𝛴𝐹𝑖𝑥𝑖
 

Donde 𝑥𝑖 es el desplazamiento del nivel 𝑖, relativo a la base de la estructura, en la 

dirección de la fuerza calculados según la fuerza del artículo 32 inciso a) del RNC-

07, 𝑔 es la aceleración de la gravedad y las sumatorias se llevan a todos los 

niveles.  

En la tabla se muestran los desplazamientos en traslación obtenidos para cada 

una de las direcciones de análisis  

Nivel 𝜹𝒙 (𝒄𝒎) 𝑾𝒊𝒙𝒊
𝟐 𝑭𝒊𝑿𝒊 𝜹𝒚 (𝒄𝒎) 𝑾𝒊𝒚𝒊

𝟐 𝑭𝒊𝒚𝒊 

Nivel 4 13.311 47458.39 2941.59 10.181 27765.57 2249.98 

Nivel 3 10.542 68083.31 3996.19 8.352 42729.72 3165.85 

Nivel 2 6.687 27395.01 1689.93 5.407 17906.82 1366.29 

Nivel 1 2.542 3683.38 309.83 2.020 2499.61 255.24 

  146620.09 8937.54  90901.7 7037.36 

Tabla 4.13 Cálculo del periodo aproximado de la estructura. 

Los periodos encontrados fueron los siguientes: 

𝑇𝑥 = 0.81 𝑠               𝑇𝑦 = 0.72 𝑠 

Como puede notarse los periodos encontrados en las dos direcciones de análisis 

esta entre los periodos 𝑇𝑏 y 𝑇𝑐  del espectro de diseño para Nicaragua (0.6 s y 2.0 

s respectivamente). Por lo tanto, la ordenada del espectro de aceleraciones se 

calcula con la tercera opción de la ecuación (6) del RNC-07. Por lo cual las fuerzas 

sísmicas se reducen de la siguiente manera:  
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𝑎 = 𝑠 . 𝑑 (
𝑇𝑏

𝑇
) = 1.2555 (

0.6

0.771
) = 0.977 

𝐹𝑠𝑖 =
𝑎

Ω𝑄′
𝑊𝑖ℎ𝑖 ×

Σ𝑊𝑖

Σ𝑊𝑖ℎ𝑖
 

Donde: 

𝑎

Ω𝑄′
=

0.977

2 × 3.2
= 0.153 

En la siguiente tabla se muestra el resultado que se obtiene para las fuerzas 

reducidas en dirección “X” 

Dirección X 

Nivel hi (m) Wi (ton) Wihi Fi (ton) Vi (ton) 

Nivel 4 15.40 267.85 4124.89 72.552 72.552 

Nivel 3 11.55 612.59 7075.41 124.449 197.001 

Nivel 2 7.70 612.59 4716.94 82.966 279.967 

Nivel 1 3.85 612.59 2358.47 41.483 321.450 

𝚺  2105.62 18275.72   

Tabla 4.14 Fuerzas sísmicas reducidas. 

 

4.10 Análisis Dinámico Modal Espectral 
 

4.10.1 Caracterización sísmica según el RNC-07  

 

El Reglamento Nacional de la construcción en el artículo 17 señala que toda 

estructura deberá ser diseñada y construida para resistir las cargas sísmicas que 

se calcularán a continuación. 
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4.10.1.1 Grupo 

 

B, Edificación no esencial. 

De acuerdo al Arto. 20, se trata de una estructura con grado de seguridad 

intermedio, donde el daño parcial o total causaría pérdidas de magnitud 

intermedia, después de ocurrido un desastre producto de un sismo intenso. 

 

4.10.1.2 Factor de reducción por sobre resistencia  

 

En el artículo 22 del reglamento nacional de la construcción establece un factor 

de sobre resistencia igual a 2. 

Ω = 2 

 

4.10.1.3 Factor de amplificación por tipo de suelo 

 

La estructura se localiza en el departamento de Managua, de la figura 2 del RNC-

07, se encuentra en la Zona C.  

 

𝑆 = 1.5 (𝑆𝑢𝑝𝑜𝑛𝑖𝑒𝑛𝑑𝑜 𝑢𝑛 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑇𝑖𝑝𝑜 𝐼𝐼)  

 

Aceleración máxima del terreno (del mapa de isoaceleraciones del RNC-07) 

𝑎0 = 0.31 

4.10.1.4 Máxima aceleración espectral, 𝑆𝑑.  

 

Aceleración máxima del terreno (del mapa de isoaceleraciones del RNC-07) 

𝑆 × 𝑑 = 𝑆 (2.7 𝑎0) = 1.5 × 2.7 × 0.31 = 1.2555 
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Figura 4.3 Espectro de Diseño. 

 

4.10.2 Comprobación de la inclusión de los modos naturales  
 

El Reglamento Nacional de la construcción en el artículo 33 refiere que: “Si en el 

análisis modal se reconoce explícitamente el acoplamiento, deberá incluirse el 

efecto de los modos naturales que, ordenados según valores decrecientes de sus 

periodos de vibración, sean necesarios para que la suma de los pesos efectivos 

en cada dirección de análisis sea mayor o igual a 90 por ciento del peso total de 

la estructura”. 

 

 

Figura 4.4 Participación de carga modal estática y dinámica. 
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4.10.3 Periodo estructural 
 

 

Figura 4.5 Modo de Vibración 1, T=0.771 s (Traslación x) 

 

Figura 4.6 Modo de Vibración 2, T=0.692 s (Traslación Y) 
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Figura 4.7 Modo de Vibración 3, T=0.537 s (Rotación en Z) 

 

4.10.4 Periodo aproximado fundamental 
 

Podemos determinar un periodo fundamental aproximado de la estructura de 

acuerdo a la sección 12.8.2.1 de las especificaciones ASCE 7- 16 mediante la 

siguiente ecuación: 

 

𝑇𝑎 = 𝐶𝑡ℎ𝑛
𝑥 

 

Donde ℎ𝑛 es la altura de la estructura y los coeficientes 𝐶𝑡 y 𝑥 son determinados 

de la Tabla 12.8-2 del ASCE 7-16. (Ver ANEXO ¿?) 

 

ℎ𝑛 = 15.4 𝑚   𝐶𝑡 = 0.0724   x = 0.8 

𝑇𝑎 = 𝐶𝑡ℎ𝑛
𝑋 

 

𝑇𝑎 = 0.645 𝑠 
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El ASCE 7-16 establece en el inciso 12.8.2 que el periodo de una estructura no 

deberá ser mayor que el producto de 𝑇𝑎 con el coeficiente 𝐶𝑢 obtenido de la Tabla 

12.8-1 del ASCE 7-16. 

𝐶𝑢 = 1.4 

 

𝑇𝑚á𝑥 = 𝐶𝑢 × 𝑇𝑎 

 

𝑇𝑚á𝑥 = 1.4 × 0.645 𝑠      𝑇𝑚á𝑥 = 0.903 𝑠 

 

Debido a que el período obtenido del análisis estructural tridimensional T = 0.771 

s es menor que 𝑇𝑚á𝑥 = 0.903 𝑠, se puede utilizar los períodos calculados con 

ETABS para la reducción de las fuerzas sísmicas del análisis estático. 

 

 

 

4.10.5 Revisión del cortante basal. 
  

El inciso a) del Arto. 33 en el Reglamento Nacional de la Construcción manifiesta 

que para cada dirección considerada se debe cumplir la siguiente relación entre 

el cortante basal estático y el cortante basal dinámico:   

 

𝑉𝐷 ≥ 0.8 
𝑎

Ω 𝑄′
𝑊0 
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En donde el cortante dinámico VD, no debe ser menor que el 80% del valor del 

cortante basal estático. De lo contrario se deben de incrementar todas las fuerzas 

de diseño y desplazamientos laterales correspondientes en una proporción en el 

VD que iguale este valor; a y Q’ se calculan para el periodo fundamental de 

estructura en la dirección de análisis. 

 

Nivel Sismo Vx Nivel Sismo Vy 

4 

Sismo 

Estático X 

-51.6703 4 

Sismo 

Estático Y 

-51.6703 

3 -184.8201 3 -184.8201 

2 -273.5867 2 -273.5867 

1 -317.97 1 -317.97 

 

4 

Sismo 

Dinámico X 

52.0219 4 

Sismo 

Dinámico Y 

53.922 

3 158.1465 3 175.140 

2 225.5227 2 252.896 

1 257.8478 1 288.517 

Tabla 4.15 Cortante Basal. 

 

Las relaciones entre los cortantes basales son mostradas a continuación: 

 

𝐷𝑖𝑟𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑒𝑛 𝑋                                                                      𝐷𝑖𝑟𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑒𝑛 𝑌 

257.848

317.970
= 0.811 ≥ 0.80                                         

288.517

317.970
= 0.907 ≥ 0.80  

 

El Cortante basal dinámico es mayor que el 80% del cortante basal estático para 

ambas direcciones, por lo tanto, no hay que realizar ni una modificación. 

 

4.10.6 Revisión de los desplazamientos  

 

Los desplazamientos fueron determinados mediante el programa de ETABS 

considerando el esfuerzo de las fuerzas sísmicas en cada dirección de análisis. 
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Los resultados se revisaron con las condiciones de límite de servicio y colapso 

como lo establece el artículo 34 del RNC-07. 

   

De acuerdo al artículo 34, los desplazamientos serán los que resulten del análisis 

estructural ante fuerzas reducidas multiplicadas por el factor 𝑄’Ω/2.5. Mientras que 

los desplazamientos en condiciones de colapso serán los que resulten del análisis 

estructural ante fuerzas reducidas multiplicado por el factor 𝑄Ω. 

 

▪ Las distorsiones de entrepiso no deben exceder la distorsión máxima 

permisible en el estado límite de servicio, la cual se toma igual a 0.004 

porque no cuenta con elementos capaces de soportar deformaciones 

apreciables como muros de mampostería.  

 

𝑄′ = 3.2          Ω = 2        𝑄′Ω/2.5 = 2.56 

Distorciones de entrepiso en Condiciones de Servicio 

Desplazamientos de Servicio 

Nivel ℎ𝑖  (𝑐𝑚) 𝛿𝑥 (𝑐𝑚) 𝛿𝑥𝑇 (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 𝛿𝑦 (𝑐𝑚) 𝛿𝑦𝑇  (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 

1 385 3.5982 9.211 0.0050 3.0561 7.824 0.0037 

2 385 2.8436 7.280 0.0069 2.5061 6.416 0.0059 

3 385 1.7989 4.605 0.0076 1.6200 4.147 0.0068 

4 385 0.6577 1.684 0.0044 0.6035 1.545 0.0040 

Tabla 4.16 Desplazamiento en condiciones de Servicio 

 

Para las condiciones actuales de la estructura, solamente los niveles 1 y 4 en la 

dirección Y tienen desplazamientos que no exceden el máximo permitido por el 

RNC-07. Esto indica que la estructura no cumple los requisitos principales de 

seguridad. 

▪ La distorsión máxima permisible en el estado límite de colapso se toma 

igual a 0.030 porque la estructura es a base de marcos dúctiles de acero y 

concreto (RNC-07 Arto 34c-b Tabla 4).  
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𝑄 = 4      Ω = 2      𝑄Ω = 8 

Distorciones de entrepiso en Condiciones de Colapso. 

Desplazamientos de Colapso. 

Nivel ℎ𝑖 (𝑐𝑚) 𝛿𝑥 (𝑐𝑚) 𝛿𝑥𝑇 (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 𝛿𝑦 (𝑐𝑚) 𝛿𝑦𝑇  (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 

1 385 3.598 28.786 0.0157 3.0561 24.449 0.0114 

2 385 2.844 22.749 0.0217 2.5061 20.049 0.0184 

3 385 1.799 14.391 0.0237 1.620 12.960 0.0211 

4 385 0.658 5.262 0.0137 0.6035 4.828 0.0125 

Tabla 4.17 Desplazamiento en condiciones de colapso. 

En la Tabla 4.17 vemos que los desplazamientos cumplen con el estado límite 

para las distorsiones de entrepiso en condiciones de colapso. 

Para el análisis con sismo tanto en la dirección X como en Y, las distorsiones de 

entrepiso calculadas, superan ligeramente a las máximas permitidas por el 

Reglamento Nacional de la Construcción RNC-07 para estado límite de servicio.  

Sin embargo, es de conocimiento general que dichos límites son excesivamente 

rigurosos. La revisión de distorsiones de nuestro Reglamento Nacional RNC-07 

está basada en las Norma Técnica Complementaria del Distrito Federal del año 

2004, que establece un valor de 𝑄’R/7 para la revision de las distorciones de 

entrepiso en condicion de servicio. Por lo que, como recomendación se propone 

un valor de 𝑄’Ω/5 para cumplir con los requisitos de distorsiones de piso en 

condición de servicio que establece el Reglamento Nacional. 

 

Es importante mencionar que, al ser un edificio de alta ductilidad, la manera más 

adecuada de controlar este parámetro es proponer un aumento en las secciones 

transversales de los elementos, esto para aumentar su rigidez y reducir los 

desplazamientos laterales. 
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5.DISEÑO DE ELEMENTOS PRINCIPALES  
 

5.1 Diseño de columna compuesta embebida 
 

    

5.1.1 Propiedades de la sección wide flange        

        
As = 67.7 in2    

d = 15.05 in               Isx = 2420 in4 

bf = 12.895 in    Isy = 742 in4 

tf = 2.07 in               Zsx = 386 in3 

tw =1.285 in                Sxx = 321 in3 

5.1.1.1 Propiedades de los materiales 

Acero Concreto                   

Fy = 50 Ksi                    𝑤𝑐 = 144.9 𝑝𝑐𝑓 

Fu = 65 Ksi                   𝑓′𝑐 = 4 𝑘𝑠𝑖  

Es = 29000 Ksi             𝐸𝑐 = 3900 𝑘𝑠𝑖  

𝒗𝒆𝒓 𝒕𝒂𝒃𝒍𝒂 𝟏 − 𝟏 𝑨𝑰𝑺𝑪 𝒎𝒂𝒏𝒖𝒂𝒍 𝒆𝒏 𝒂𝒏𝒆𝒙𝒐 
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5.1.1.2 Acero de refuerzo 

Fyr = 60 ksi 

Ag = 625 in2            db = 1 in 

Asri = 0.79 in2         Isri = 0.0491 in4 

Asrs = 1.57 in2        Isr = 472 in4 

Asr = 6.28 in2          Icx = 29660 in4  

Ac = 551 in2            Icy = 31338 in4 

5.1.1.3 Combinación crítica: 

 

5.1.1.4 Fuerzas actuantes: 

  

Pu = 293.92 kips 

Mu = 413.9732 kips-ft 

Vu = 42.94 kips 

5.1.1.5 Limitaciones         

5.1.1.5.1 Limitaciones de refuerzo Longitudinal y acero estructural 

i. Relación de refuerzo mínimo de acero estructural 

 

𝐴𝑠

𝐴𝑔
≥  0.01 = 0.108 ok  
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ii. Refuerzo longitudinal mínimo.     

 

No menor que 0.01(𝐴𝑔 − 𝐴𝑠) = 5.573 𝑖𝑛2 ok 

 

iii. Refuerzo longitudinal máximo.     

 

No mayor que 0.08(𝐴𝑔 − 𝐴𝑠) = 44.584 𝑖𝑛2 ok 

 

iv. Número mínimo de barras longitudinales = 4 Se proponen 8      ok 

 

v. Separación entre barras longitudinales  

 

𝑆𝑚í𝑛 = 𝑚á𝑥 𝑣𝑎𝑙𝑜𝑟  

1.5 𝑖𝑛                               
1.5 𝑑𝑏 = 1.5 𝑖𝑛             
1.33 𝑑𝑎𝑔𝑔  = 0.665 𝑖𝑛

 

 

𝑠𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 = 9 𝑖𝑛  Cumple. 

 

vi. Separación libre entre las barras longitudinales y la sección de acero. 

 

𝐿𝑎 𝑠𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑚í𝑛𝑖𝑚𝑎 𝑠𝑒𝑟á 𝑖𝑔𝑢𝑎𝑙 𝑎𝑙 𝑚𝑎𝑦𝑜𝑟 𝑣𝑎𝑙𝑜𝑟 𝑑𝑒: 1.5 𝑖𝑛 𝑜 1.5𝑑𝑏 

𝑆𝑚í𝑛 = 1.5 𝑖𝑛 

𝑆 =
ℎ2

2
−

𝑑

2
− 𝑐 −

𝑑𝑏

2
= 1.975 𝑖𝑛 cumple  

5.1.1.5.2 Limitaciones de refuerzo transversal 

 

Requerimiento mínimo de Estribo #3@10 in 

Separación Máxima de los Estribos  

𝑆𝑚á𝑥  =  0.5 x Dimensión mínima de la columna     

 𝑆𝑚á𝑥 = 0.5 × 25 𝑖𝑛 = 12.5 𝑖𝑛  cumple  
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5.1.1.5.3 Recubrimiento del concreto    

 

Recubrimiento mínimo 𝑐 = 1.5 

 

Recubrimiento = 2.5 𝑖𝑛 −
𝑑𝑏

2
−  𝜙 𝑣𝑎𝑟𝑖𝑙𝑙𝑎 𝑑𝑒 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑖𝑏𝑜 = 2.5 𝑖𝑛 −

1 𝑖𝑛

2
−

3

8
 𝑖𝑛  

   

Recubrimiento mínimo = 𝐶 =  1.63 𝑖𝑛  cumple  

 

5.1.2 Elaboración de diagrama de interacción para determinar si la 

sección compuesta propuesta es adecuada ante las solicitaciones de 

cargas 

 

5.1.2.1 Curva de interacción de los puntos A, B, C, D sin considerar efectos de 

longitud 

 

5.1.2.1.1 PUNTO A (Compresión axial pura) 

𝑃𝐴 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 + 𝐴𝑠𝑟𝐹𝑦𝑟 + 0.85𝑓𝑐
,𝐴𝑐  

𝑃𝐴 = 5635 𝑘𝑖𝑝𝑠      𝑀𝐴 = 0 𝑘. 𝑓𝑡 

5.1.2.1.2 PUNTO D (Momento Nominal Máximo) 

𝑃𝐷 =
0.85𝑓𝑐

, 𝐴𝑐

2
 𝑃𝐷 = 937 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑀𝐷 = 𝑍𝑠𝐹𝑦 + 𝑍𝑟𝐹𝑦𝑟 + (0.85𝑓𝑐
,)

𝑍𝑐

2
= 28032 𝑘. 𝑖𝑛  

𝑀𝐷 = 2336 𝑘. 𝑓𝑡  

𝑍𝑟 = (𝐴𝑠𝑟 − 𝐴𝑠𝑟𝑠) (
ℎ2

2
− 𝐶) = 47 𝑖𝑛3 

𝑍𝑐 =
ℎ1ℎ2

2

4
− 𝑍𝑠 − 𝑍𝑟 = 3473 𝑖𝑛3 
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5.1.2.1.3 PUNTO B (Flexión Pura) 

𝑃𝐵 = 0 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑀𝐵 = 𝑀𝐷 − 𝑍𝑠𝑛𝐹𝑦 −
𝑍𝑐𝑛(0.85𝑓𝑐

, )

2
  

𝑀𝐵 = 26512.3 𝑘. 𝑖𝑛  𝑀𝐵 = 2209 𝑘. 𝑓𝑡 

ℎ𝑛 =
0.85𝑓𝑐

, (𝐴𝑐 + 𝐴𝑠 − 𝑑𝑏𝑓 + 𝐴𝑠𝑟𝑠) − 2𝐹𝑦(𝐴𝑠 − 𝑑𝑏𝑓) − 2𝐹𝑦𝑟 𝐴𝑠𝑟𝑠

2[0.85𝑓𝑐
,(ℎ1 − 𝑏𝑓) + 2𝐹𝑦𝑏𝑓]

 

 ℎ𝑛 = 5.22 𝑖𝑛      

𝑍𝑠𝑛 = 𝑍𝑠𝑥 − 𝑏𝑓 (
𝑑

2
− ℎ𝑛) (

𝑑

2
+ ℎ𝑛)   

𝑍𝑠𝑛 = 7.5 𝑖𝑛3   

𝑍𝑐𝑛 = ℎ1ℎ𝑛
2 − 𝑍𝑠𝑛 = 674.3 𝑖𝑛3    

5.1.2.1.4 PUNTO C (Punto Intermedio) 

  

𝑃𝐶 = 0.85 𝑓𝑐
,𝐴𝐶 = 1873 𝑘𝑖𝑝𝑠   

𝑀𝐶 = 𝑀𝐵 = 26512.3 𝑘. 𝑖𝑛  

𝑀𝐶 = 2209 𝑘. 𝑓𝑡  

Tabla de resultados de la curva de interacción para los puntos A, B, C, D. 

 
M P 

PUNTO A 0 5635 

PUNTO C 2209 1873 

PUNTO D 2336 937 

PUNTO B 2209 0 

  

5.1.2.2 Curva de interacción de los puntos A', B', C', D' con efectos de longitud 

5.1.2.2.1 Cálculo del factor de reducción de esbeltez 
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𝑃𝑛𝑜 = 𝑃𝐴 𝑃𝑛𝑜 =  5635 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝐶1 = 0.25 + 3 (
𝐴𝑆

𝐴𝑔+𝐴𝑠𝑟
) ≤ 0.7  (EC I2-7 ESPECIFICACION AISC)   

𝐶1 = 0.572 ≤ 0.7   

𝐸𝐼𝑒𝑓𝑓 = 𝐸𝑠𝐼𝑠𝑦 + 0.5 𝐸𝑠𝐼𝑠𝑟𝑦 +  𝐶1𝐸𝑐𝐼𝑐𝑦 (EC I2-6 ESPECIFICACION AISC) 

 𝐸𝐼𝑒𝑓𝑓 = 98232946.58 𝑘𝑠𝑖 

𝑃𝑒 =
𝜋2(𝐸𝐼𝑒𝑓𝑓)

(𝐾𝐿)2   (Ec I2-5 Especificación AISC)  𝐾 = 1.4 (De la tabla del comentario 

de la especificación AISC Figura C-A-7.2, K es aproximadamente 1.40). Ver 

Anexo 

𝑃𝑒 = 21534 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
= < 2.25 Usar Ec I2-2 Especificación AISC 

𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
= 0.262 

𝑆𝐼 
𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
≤ 2.25  𝑃𝑛 = 𝑃𝑛𝑜 [0.658

(
𝑃𝑛𝑜
𝑃𝑒

)
]  Ec I2-2 Especificación AISC 

𝑆𝐼 
𝑃𝑛𝑜

𝑃𝑒
> 2.25   𝑃𝑛 = 0.877𝑃𝑒   Ec I2-3 Especificación AISC 

𝑃𝑛 = 5051 𝑘𝑖𝑝𝑠  

▪ Factor de reducción de esbeltez 

𝜆 =
𝑃𝑛

𝑃𝑛𝑜
= 0.8963 

5.1.2.2.3 Aplicando el factor λ 

𝑃𝐴′ = 𝜆𝑃𝐴 = 5635 × 0.8963            𝑃𝐴′ = 5051 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝐵′ = 𝜆𝑃𝐵                                       𝑃𝐵′ = 0 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝐶′ = 𝜆𝑃𝐶 = 1873 × 0.8963           𝑃𝐶′ = 1679 𝑘𝑖𝑝𝑠  



104 
 

𝑃𝐷′ = 𝜆𝑃𝐷 = 937 × 0.8963          𝑃𝐷′ = 840 𝑘𝑖𝑝𝑠  

Tabla de resultados de la curva de interacción para los puntos A’, B’, C’, D’. 

 
M P 

PUNTO A’ 0 5051 

PUNTO C’ 2209 1679 

PUNTO D’ 2336 840 

PUNTO B’ 2209 0 

 

5.1.2.3 Curva de interacción de los puntos A”, B”, C”, D” aplicando los factores de 

reducción de resistencia. 

5.1.2.3.1 Factor de reducción por resistencia a compresión  𝜙𝐶 = 0.75  

 

𝑃𝐴" = 𝜙𝐶𝑃𝐴′ = 0.75 × 5051 = 3997 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝐵" = 𝜙𝐶𝑃𝐵′ = 0.75 × 0 = 0 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝐶" = 𝜙𝐶𝑃𝐶′ = 0.75 × 1679 = 1329 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝐷" = 𝜙𝐶𝑃𝐷′ = 0.75 × 840 = 664 𝑘𝑖𝑝𝑠  

 

5.1.2.3.2 Factor de reducción por resistencia a Flexión  𝜙𝑏 = 0.90  

 

𝑀𝐴" = 𝜙𝑏𝑀𝐴 = 0.90 × 0 = 0 𝑘. 𝑓𝑡  

𝑀𝐵" = 𝜙𝑏𝑀𝐵 = 0.90 × 2209 = 1988 𝑘. 𝑓𝑡  

𝑀𝐶" = 𝑀𝐵" = 1988 𝑘. 𝑓𝑡  

𝑀𝐷" = 𝜙𝑏𝑀𝐷 = 0.90 × 2336 = 2102 𝑘. 𝑓𝑡  
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Tabla de resultados de la curva de interacción para los puntos A”, B”, C”, D”. 

 
M P 

PUNTO A” 0 3997 

PUNTO C” 1988 1329 

PUNTO D” 2102 664 

PUNTO B” 1988 0 

 

 

 

5.1.3 Determinar la resistencia al cortante disponible de la sección de 

acero más el acero de refuerzo 

 

5.1.3.1 Resistencia Nominal por Corte de la sección de Acero (Capitulo G AISC 

360-16) 

 

𝑉𝑛 = 0.6𝐹𝑦𝐴𝑤𝐶𝑣 = 580 𝑘𝑖𝑝𝑠            𝐶𝑣 = 1.0               𝐴𝑤 = 𝑑𝑡𝑤 = 19.34 𝑖𝑛2    
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5.1.3.1.1 Resistencia a Corte disponible de la sección de Acero 

 

𝜙𝑣𝑉𝑛 ≥ 𝑉𝑢       𝜙𝑣 = 1  

 

𝜙𝑣𝑉𝑛 = 580 𝑘𝑖𝑝𝑠 > 𝑉𝑢 = 42.94 𝑘𝑖𝑝𝑠 ok 

 

5.1.3.2 Refuerzo Transversal para la resistencia al corte. Sección I4.1 (C) 

Especificación AISC y ACI 318-14  

  

𝜙𝑣 = 0.75       𝑑 = 22.5 𝑖𝑛  

 

𝐴𝑣

𝑠
=

𝑉𝑢−𝜙𝑣𝑉𝑛𝑠

𝜙𝑣𝑓𝑦𝑟𝑑
= −0.4123         Ec 22.5.10.5.3 ACI 318-14       

Este valor no cumple ya que es un valor negativo, por lo tanto, se calculará el valor 

mínimo de refuerzo.         

• Refuerzo mínimo para cortante (Sección 10.6.2.2 ACI 318-14) 

 

5.1.3.2.1 Límite mínimo de refuerzo 

 

𝐴𝑣 𝑚í𝑛 = 0.75 √𝑓𝑐
′ (

𝑏𝑤𝑠

𝑓𝑦𝑟
) ≥

50 𝑏𝑤𝑠

𝑓𝑦𝑟
   

 

𝐴𝑣 𝑚í𝑛 = 0.0198 ≥ 0.0208         

            

𝐴𝑣

𝑠
= 0.0208 

 

Usando 2 Estribos #3    𝐴𝑣 = 0.11 𝑖𝑛2 

 

𝑠 = 10.6 𝑖𝑛 Usar separación de estribos centro a centro = 10 𝑖𝑛 
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5.1.3.2.2 Límite máximo de refuerzo 

 

𝑉𝑠 =
𝐴𝑣𝑓𝑦𝑟𝑑

𝑠
= 29.8 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

5.1.3.2.3 Separación Máxima para refuerzo cortante 

 

𝑉𝑠 𝑚á𝑥 = 4√𝑓′𝑐𝑏𝑤𝑑  

   

𝑉𝑠 𝑚á𝑥 = 142 𝑘𝑖𝑝𝑠  

 

𝑆𝑖 𝑉𝑠 ≤ 𝑉𝑠 𝑚á𝑥 𝑠𝑚á𝑥 = 𝑀𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑑𝑒 
𝑑

2
 𝑦 24 𝑖𝑛 

 

𝑆𝑖 𝑉𝑠 > 𝑉𝑠 𝑚á𝑥 𝑠𝑚á𝑥 = 𝑀𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑑𝑒 
𝑑

4
 𝑦 12 𝑖𝑛  

 

𝑠𝑚á𝑥 =
𝑑

2
=

22.5 𝑖𝑛

2
= 11.25 𝑖𝑛 > 10 𝑖𝑛 ok. 

 

 Por lo tanto, la separación de estribos propuesta para la columna compuesta es 

adecuada. 
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5.2 Diseño de viga segundaria 
 

 

 

 

 

  

 

𝑆𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 = 𝑊14 𝑥 38 

Datos Preliminares. 

𝑃𝑜𝑠𝑖𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙á𝑚𝑖𝑛𝑎 = 𝑃𝑒𝑟𝑝𝑒𝑛𝑑𝑖𝑐𝑢𝑙𝑎𝑟 

𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑙𝑎𝑟𝑜 = 26.25 𝑓𝑡 

𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑡𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜 = 6.56 𝑓𝑡 

5.2.1. Propiedades del perfil propuesto. (Manual AISC) 

Propiedades Geométricas de la 

Sección Compuesta 

𝑨𝒔 = 𝟏𝟏. 𝟐 𝒊𝒏𝟐 𝐼𝑠𝑥 = 385 𝑖𝑛4 

𝒅 = 𝟏𝟒. 𝟏 𝒊𝒏 𝐼𝑠𝑦 = 26.7 𝑖𝑛4 

𝒃𝒇 = 𝟔. 𝟕𝟕 𝒊𝒏 𝑍𝑠𝑥 = 61.5 𝑖𝑛3 

𝒕𝒇 = 𝟎. 𝟓𝟏𝟓 𝒊𝒏 𝑆𝑥𝑥 = 54.6 𝑖𝑛3 

𝒕𝒘 = 𝟎. 𝟑𝟏 𝒊𝒏 ℎ/𝑡𝑤 = 39.6 

Tabla 5.4 Propiedades Geométricas de la sección.  
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Acero    

 𝑓𝑦 = 50 𝑘𝑠𝑖 

𝑓𝑢 = 65 𝑘𝑠𝑖 

𝐸𝑠 = 29,000 𝑘𝑠𝑖 

  

concreto    

 

 

𝑓′𝑐 = 4 𝑘𝑠𝑖 

 

  

5.2.3 Steel Deck 

 

 

          

                                                                                                                                 

𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠𝑎 = 5 𝑖𝑛 

5.2.4 Verificación de los requisitos de la Cubierta Compuesta y Anclajes 

(Sección I1.3, I3.2c y I8 Especificación AISC) 

 

 

 

Propiedades Geométricas del Steel Deck 

ℎ𝑟 = 2.5 𝑖𝑛 𝑤𝑟𝑏 = 7.4 𝑖𝑛 

𝑠𝑟 = 12 𝑖𝑛 𝑡𝑐 = 2.5 𝑖𝑛 

𝑤𝑟𝑡 = 4.6 𝑖𝑛 ℎ𝑠 = 4.5 𝑖𝑛 
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1. Resistencia del concreto  

 𝑓𝑐
′ = 4𝑘𝑠𝑖                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

2. Altura del nervio 

 

 ℎ𝑟 = 3 𝑖𝑛                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

3. Ancho medio del nervio 

 

 𝑤𝑟 = 6 𝑖𝑛                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

4. Conectores de cortante 

 

                                                  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

  

6.Longitud de conectores de 

cortante  

 

 𝐿𝑐 = 4 1 2 ⁄ 𝑖𝑛                      𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

 

7. Longitud minima de conectores 

de cortante = 4DSA 

 

                                                  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

  

8. Recubrimiento de los 

conectores de cortante. 

 

𝑹𝒎𝒊𝒏 =
𝟏

𝟐
 𝒊𝒏. 

       𝑅𝑒𝑐𝑢𝑏𝑟𝑖𝑚𝑖𝑒𝑡𝑜 = 2.5                  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒                  

 

9. Espesor de losa sobre el steel 

deck  ≥  2 in 

 

 

𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 5 𝑖𝑛                    𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

 
3 𝐾𝑠𝑖 ≤ 𝑓𝑐

′

≤ 10 𝐾𝑠𝑖 

ℎ𝑟 ≤ 3 𝑖𝑛 

𝑑𝑠𝑎 ≤
3

4
𝑖𝑛 𝑑𝑠𝑎 =

3

4
𝑖𝑛 

𝑤𝑟 ≥ 2 𝑖𝑛 

𝐿𝑐 = 4 1 2⁄ 𝑖𝑛 

4𝑑𝑠𝑎 = (4 ∗
3

4
) = 3 𝑖𝑛  
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5.2.5 Cargas Aplicadas 
 

5.2.5.1 Carga muerta 

5.2.5.1.1 Condición precompuesta 

Losa = 50
lb

𝑓𝑡2
 

Peso propio = 5.79
lb

𝑓𝑡2
 𝑎𝑠𝑢𝑚𝑖𝑟 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 

𝑃𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 = 3.17
𝑙𝑏

𝑖𝑛
 

5.2.5.1.2 Condición Compuesta  

𝑉𝑎𝑟𝑖𝑜𝑠 = 47.927
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
 (𝑐𝑖𝑒𝑙𝑜, 𝑚𝑜𝑟𝑡𝑒𝑟𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑠𝑐𝑜𝑡𝑒, 𝑜𝑡𝑟𝑜𝑠 … . ) 

5.2.5.2 Carga Viva 

5.2.5.2.1 Condición precompuesta 

𝐶𝑜𝑛𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛 = 25
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
 (cargas temporales durante la colocación del concreto) 

5.2.5.2.2 Condición Compuesta: Aplicado después de que se haya logrado la 

acción compuesta 

𝑁𝑜 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑖𝑑𝑎 = 51.21
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
 (𝑜𝑐𝑢𝑝𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑛𝑡𝑎𝑗𝑒) 

5.2.6 Diseño para Condición Precompuesta 
 

5.2.6.1 Carga Muerta 

 

 

 

 

𝑊𝐷 =  [(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜)] 

𝑊𝐷 = 0.366 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑊𝐷 =  [(6.56 𝑓𝑡) (50
𝑙𝑏

𝑓𝑡
+ 5.79

𝑙𝑏

𝑓𝑡2)] (0.001
𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 
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5.2.6.2 Carga Viva 

 

 

                                     

 

 

5.2.6.3 Resistencia a Flexión Requerida por el método LRFD 

 

  

  

 

   

 

 

5.2.6.4 Módulo de Sección Plástico Requerido Esp. AISC F2-1 

 

𝜙 = 0.90 

𝑍𝑥,𝑚𝑖𝑛 = 16.11 𝑖𝑛3 

  

 

 

 

 
 

𝑊𝐿 =  [(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠 𝑡𝑒𝑚𝑝𝑜𝑟𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑜𝑐𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜)] 

𝑊𝐿 = 0.164 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑊𝑈 =  (1.2𝑊𝐷 + 1.6𝑊𝐿) 

𝑊𝑈 =  1.2(0.366 
𝑘𝑖𝑝

𝑓𝑡
+ 1.6(0.164

𝑘𝑖𝑝

𝑓𝑡
)) 

𝑊𝑈 = 0.70 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡  

𝑀𝑈 =  
(0.70

𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

) (26.56𝑓𝑡 )2 

8
 

𝑀𝑈 = 60 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑀𝑈 =  
𝑊𝑈𝐿2

8
 

𝑍𝑋,𝑚𝑖𝑛= 
𝑀𝑈

𝜙𝑏𝐹𝑦
 

𝑍𝑋,𝑚𝑖𝑛 =  
(60 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡) (12

𝑖𝑛
𝑓𝑡

)

0.90(50 𝑘𝑠𝑖)
 

𝑊𝐿 =  [(6.56 𝑓𝑡) (25
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
)] (0.001

𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 

𝐷𝑒 𝑙𝑎 𝑇𝑎𝑏𝑙𝑎 3

− 2 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑎𝑛𝑢𝑎𝑙 𝐴𝐼𝑆𝐶,  𝑠𝑒 𝑠𝑒𝑙𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛𝑎 𝑢𝑛 𝑊14 𝑥 38,  𝑐𝑜𝑛 𝑣𝑎𝑙𝑜𝑟 𝑍𝑥 𝑑𝑒 61.5 𝑖𝑛3 
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5.2.6.5 Deflexión Máxima  

 

∆𝑛𝑐=  
5𝑤𝐷𝐿4

384𝐸𝐼
 →                                                                     

 

 

Según la Guía de diseño del AISC recomienda que la sumatoria de la deflexión 

más el peso propio, no deben de exceder el mínimo de   

 

 

Donde:        𝐿 360⁄ = 1.5 𝑖n          Por lo tanto, la sección es adecuada por deflexión.  

5.2.7 Diseño para condición Compuesta 
 

5.2.7.1 Carga Muerta 

 

 

  

 

 

5.2.7.2 Carga Viva 

 

 

                                     

 

 

 

∆𝑛𝑐= 0.35 𝑖𝑛  

𝐿

360
  ó  1 𝑖𝑛 

𝑊𝐷 =  [(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜)] 

𝑊𝐷 = 0.68 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑊𝐿 =  [(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠 𝑛𝑜 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑖𝑏𝑙𝑒𝑠, 𝑜𝑐𝑢𝑝𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑛𝑠𝑎𝑚𝑏𝑙𝑒)] 

𝑊𝐿 = 0.34 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

∆𝑛𝑐=  

5
(0.366

𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

)

12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

[(26.25𝑓𝑡) (12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

)]
4

384(29000𝑘𝑠𝑖)(385𝑖𝑛4)
 

𝑊𝐷 =  [(6.56 𝑓𝑡) (50
𝑙𝑏

𝑓𝑡
+ 5.79

𝑙𝑏

𝑓𝑡2 + 47.92 𝑙𝑏/𝑓𝑡2)] (0.001
𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 

𝑊𝐿 =  [(6.56 𝑓𝑡) (51.21
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
)] (0.001

𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 
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5.2.7.3 Resistencia a Flexión Requerida por el método LRFD Capitulo 2 de 

ASCE/SEI 7 

 

 

 

 

   

 

   

 

 

 

5.2.7.4 Ancho efectivo de la losa de concreto                         AISC sección I3.1  

 

El menor de: 

{(
26.56 𝑓𝑡

8
× 2 𝑙𝑎𝑑𝑜𝑠) , (

6.56 𝑓𝑡

2
× 2 𝑙𝑎𝑑𝑜𝑠) , (𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎𝑙 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎)} 

 

Donde 

 

26.56

8
∗ 2 = 6.56 𝑓𝑡     𝑦    

6.56𝑓𝑡

2
∗ 2 = 6.56 𝑓𝑡 

𝑃𝑜𝑟 𝑙𝑜 𝑡𝑎𝑛𝑡𝑜 𝑒𝑙 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑒𝑠 𝑏 = 6.56 𝑓𝑡 

 

5.2.7.5 Resistencia a flexión                               AISC Sección, I3.12(a) 

 

 

 
 

𝑊𝑈 =  (1.2𝑊𝐷 + 1.6𝑊𝐿) 

𝑊𝑈 =  1.2(0.68 
𝑘𝑖𝑝

𝑓𝑡
+ 1.6(0.34

𝑘𝑖𝑝

𝑓𝑡
)) 

𝑊𝑈 = 1.35 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡  

𝑀𝑈 =  
(1.35

𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

) (26.56 𝑓𝑡 )2 

8
 

𝑀𝑈 = 177 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑀𝑈 =  
𝑊𝑈𝐿2

8
 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 
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Utilizando la tabla 3-19 del manual AISC 

La resistencia a la flexión nominal se determinará a partir de la distribución de la 

tensión plástica 

 

Cuando   

Por lo tanto, use la distribución de tensión plástico para determinar la resistencia 

a la flexión nominal. 

Para utilizar la Tabla 3-19 del Manual AISC, primero debe determinarse la 

distancia desde la fuerza a compresión del concreto, hasta el patín superior de la 

viga, Y2, como se ilustra en la Figura 3-3 del Manual. El cincuenta por ciento de 

acción compuesta [ΣQn ≈ 0.50 (AsFy)] se usa para calcular un valor de prueba de 

la profundidad del bloque de compresión, para determinar Y2 de la siguiente 

manera: 

   Ver figura 3-3 en Anexos 

 

  

 

  

 

 

 

Dado que se utilizó un 50% de la acción compuesta, la ubicación del PNA (eje 

neutro plástico) en la tabla 3-19, se encuentra en la posición 5 (BFL). 

 Ver tabla 3-19 del Manual AISC en anexo 

 

ℎ

𝑡𝑤
≤ 3.76√

𝐸

𝑓𝑦
 → 49.4≤ 3.76√

29000 𝑘𝑠𝑖

50 𝑘𝑠𝑖
 → 39.6 ≤90.6 

𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 =  
𝛴𝑄𝑛

0.85𝑓´
𝑐
𝑏

   →  𝛴𝑄𝑛 ≈ 0.50(𝐴𝑠𝐹𝑦)  

→ 𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 = 1.05  𝑠𝑢𝑝𝑜𝑛𝑒𝑟 1 𝑖𝑛  

𝑌2 = 𝑌𝑐𝑜𝑛 −
𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎

2
 

𝑌𝑐𝑜𝑛 = 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎,  𝑝𝑢𝑙𝑔. 

𝑌2 = 4.5 𝑖𝑛 𝑌𝑐𝑜𝑛 = 5 𝑖𝑛 → 

 𝛴𝑄𝑛 = 211 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝜙𝑏𝑀𝑛 = 361 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 → 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 

𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 =  
0.50(11.2 𝑖𝑛2)(50𝑘𝑠𝑖)

0.85(4𝑘𝑠𝑖)(6.56𝑓𝑡) (12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

)
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La sección cumple con la resistencia a flexión requerida 

Profundidad del bloque a compresión 𝑎𝑟𝑒𝑎𝑙 

  

 

𝑎𝑟𝑒𝑎𝑙 = 0.79 < 𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 = 1.05 → 𝑠𝑢𝑝𝑜𝑛𝑒𝑟 1 𝑖𝑛 

 

5.2.7.6 Deflexión por carga viva luego de haberse logrado la acción compuesta. 

 

  

 

 

 

  

 

Por lo tanto, la sección es adecuada por deflexión luego de haberse cumplido la 

acción compuesta.  

5.2.8 Resistencia de los conectores de cortante 

5.2.8.1 Consideraciones Típicas 

• Concreto de peso normal 𝑓′𝑐 = 4 𝐾𝑠𝑖 

• Steel Deck orientada perpendicularmente 

𝜙𝑏𝑀𝑛 𝑐𝑜𝑛 𝑌2 = 7 

𝑀𝑈 = 177 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

361 𝑘𝑖 − 𝑓𝑡 ≥ 177 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑎 =  
𝛴𝑄𝑛

0.85𝑓´
𝑐
𝑏

   →  𝛴𝑄𝑛 = 211 kips 
𝐿

360
  ó  1 𝑖𝑛 

∆𝐶=
5𝑊𝐿𝐿4

384𝐸𝐼𝐿𝐵
 

𝐼𝑙𝑏 = 472 𝑖𝑛4 → 

∆𝑐=  

5
(0.34

𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

)

12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

[(26.56 𝑓𝑡) (12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

)]
4

384(29000𝑘𝑠𝑖)(472 𝑖𝑛4)
 =   0.26 𝑖𝑛 
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• Pernos de acero ¾”   

1 Anclaje por nervio: 𝑄𝑛 = 17.2
𝑘𝑖𝑝𝑠

𝑎𝑛𝑐𝑙𝑎𝑗𝑒
     𝑜𝑘!                Tabla 3-20 del Manual AISC 

2 Anclajes por nervio:𝑄𝑛 = 14.6
𝑘𝑖𝑝𝑠

𝑎𝑛𝑐𝑙𝑎𝑗𝑒
 

Los nervio de la plataforma están espaciadas a 12 pulgadas en el centro de 

acuerdo con la literatura del fabricante de la plataforma. El número mínimo de 

nervios de cubierta a lo largo de la viga, suponiendo que la primera flauta 

comience a un máximo de 12 pulgadas desde la línea de soporte en cada extremo, 

es: 

  

𝑛𝑛𝑒𝑟𝑣𝑖𝑜 =
26.56 𝑓𝑡−2(12 𝑖𝑛)(

1 𝑓𝑡
12 𝑖𝑛⁄ )

2 (1 𝑓𝑡 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑜)
+ 1   

 

5.2.8.2 Números de conectores de cortante 

  

 

Usar 13 conectores de cortante a cada lado de la línea central de la viga. 

La capacidad de corte horizontal revisada de los conectores de cortante ubicados 

al centro de la canaleta es: 

 

𝑛𝑛𝑒𝑟𝑣𝑖𝑜 = 𝑛𝑒𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑜𝑠 + 1 

𝑛𝑛𝑒𝑟𝑣𝑖𝑜 = 13.12   →  𝑢𝑠𝑎𝑟 13 

𝑛𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =  
𝛴𝑄𝑛

𝑄𝑛
 𝑛𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =  

211 𝑘𝑖𝑝𝑠

17.2 𝑘𝑖𝑝𝑠
  ⟶   12.27 ≈ 13 

𝛴𝑄𝑛 = (13𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 ∗ 17.2𝑘𝑖𝑝𝑠) 

𝛴𝑄𝑛 = 223.6 𝑘𝑖𝑝𝑠 > 211 𝑘𝑖𝑝𝑠   𝑜𝑘!. 
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El patrón de anclaje final elegido se ilustra en la Figura I.1-2. 

5.2.8.3 Requisitos de espaciamiento de los conectores de corte  

Esp. AISC I8.2d e I3.2c. 

i. Espacio máximo de los conectores de corte a lo largo de la viga: 

  

 

ii. Espacio mínimo de los conectores de corte a lo largo de la viga:  

 

iii. Espacio mínimo transversal entre conectores de cortante:  

  

iv. Distancia mínima al borde libre en la dirección de la fuerza de corte 

horizontal: 

La sección I8.2d de la especificación AISC requiere que la distancia desde el 

centro de un conector de corte hasta un borde libre en la dirección de la fuerza de 

corte sea de un mínimo de 8 pulgadas para losas de concreto de peso normal. 

  

8𝑤𝑟𝑡𝑙𝑜𝑠𝑎 = 60 𝑖𝑛 ó 36 𝑖𝑛 → 8𝑤𝑟𝑡𝑙𝑜𝑠𝑎 = 12 𝑖𝑛 < 36 𝑖𝑛  𝑜𝑘! 

→ 12 𝑖𝑛 < 4.50 in  ok! 

4𝑑𝑠𝑎 = 3 𝑖𝑛 
→ 3 𝑖𝑛 = 3 𝑖𝑛  𝑜𝑘!  

12 𝑖𝑛 > 8 in  ok! 
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v. Espacio máximo del accesorio de la plataforma: 

La Sección I3.2c (4) de la especificación AISC requiere que la plataforma de acero 

se ancle a todos los miembros de soporte a una distancia máxima de 18 pulgadas. 

Para este caso Los anclajes de los espárragos se sueldan a través de la 

plataforma de metal a una distancia máxima de 12 pulgadas, por lo tanto, este 

límite se cumple sin la necesidad de soldaduras de charcos adicionales o 

sujetadores mecánicos.  

 

5.2.9 Resistencia por cortante                                     Tabla 3-2 del Manual AISC 

De acuerdo con la Sección I4.2 de la especificación AISC, la viga debe evaluarse 

para determinar la resistencia al corte disponible como una viga de acero desnudo 

utilizando: 

   

  

  

 

Resumen De la Figura I.1-2, el número total de conectores de cortante utilizados 

es igual a (2)(13) = 26 En la figura I.1-3 se proporciona un diseño en planta que 

ilustra el diseño final de la viga:   

     

Separación máxima = 18 𝑖𝑛 > 𝑠𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 = 12 𝑖𝑛   𝑜𝑘!  

  

𝜙 = 1 

𝜙𝑉𝑛 = 131 𝑘𝑖𝑝𝑑 

𝜙𝑉𝑛 > 𝑉𝑢 
𝑉𝑢 =

𝑊𝑢𝐿

2
 

𝑉𝑢 = 17.77 𝑘𝑖𝑝s 

𝜙𝑉𝑛 = 131 𝑘𝑖𝑝𝑠 > 𝑉𝑢 = 17.77 𝑘𝑖𝑝𝑠   𝑜𝑘! 
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Un perfil W14 × 38 con conectores de 

cortante de ¾” de diámetro por 4 7/8” de 

largo son adecuados para resistir las 

cargas impuestas. 
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5.3 Diseño de viga principal. 
 

 

5.3.1 Datos 

𝑠𝑒𝑐𝑐𝑖ó𝑛 = 𝑊24 𝑥 76 

𝑝𝑜𝑠𝑖𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑎𝑚𝑖𝑛𝑎 = 𝑃𝑒𝑟𝑝𝑒𝑛𝑑𝑖𝑐𝑢𝑙𝑎𝑟 

𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑙𝑎𝑟𝑜 = 26.56 𝑓𝑡 

𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 = 26.56 𝑓𝑡 

𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑡𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜 = 6.56 𝑓𝑡  

5.3.2 Propiedades del perfil propuesto. 

TABLA 1-1; MANUAL AISC 
 

          

PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION COMPUESTA  

  

AS= 22.4 in2 Isx= 2100 in4 

D= 23.92 in Isy= 82.5 in4 

BF= 8.99 in Zsx= 200 in3 

TF= 0.515 in Sxx= 176 in3 

TW= 0.44 in  h/tw= 49   
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5.3.3 Propiedades de los materiales 

    

Acero    

 𝑓𝑦 = 50 𝑘𝑠𝑖 

𝑓𝑢 = 65 𝑘𝑠𝑖 

𝐸𝑠 = 29,000 𝑘𝑠𝑖 

  

concreto    

 𝑓′𝑐 = 4 𝑘𝑠𝑖   

    

 

Propiedades del STEEL DECK 

 

      
hr = 2.5 in 

     
sr = 12.0 in 

     
wrt = 4.6 in 

 

 

   
wrb = 7.4 in 

     
tc = 2.5  

 
in 

     
hs = 4.5 in 

     
                                                                                    𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠𝑎 = 5 𝑖𝑛 

5.3.4 Verificación de los requisitos de la Cubierta Compuesta y Anclajes 

(Sección I1.3, I3.2c y I8 Especificación AISC) 

1. Resistencia del concreto  

 𝑓𝑐
′ = 4𝑘𝑠𝑖                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

2. Altura del nervio 

 

 ℎ𝑟 = 3 𝑖𝑛                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

 

3 𝐾𝑠𝑖 ≤ 𝑓𝑐
′

≤ 10 𝐾𝑠𝑖 

ℎ𝑟 ≤ 3 𝑖𝑛 
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3. Ancho medio del nervio 

 𝑤𝑟 = 6 𝑖𝑛                                𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

4. Conectores de cortante 

 

                                                  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

 

5. No aplica 

 

1 (de acuerdo a la Seccion I8.1 de la 

especificavion AISC. 

6.Longitud de conectores de 

cortante  

 

 𝐿𝑐 = 4 11 16 ⁄ 𝑖𝑛                      𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

 

7. Longitud minima de conectores 

de cortante = 4DSA 

 

 

                                                  𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

8. Recubrimiento de los 

conectores de cortante. 

 

𝑹𝒎𝒊𝒏 =
𝟏

𝟐
 𝒊𝒏. 

                                                  

 

9. Espesor de losa sobre el steel 

deck  ≥  2 in 

 

𝐸𝑠𝑝𝑒𝑠𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑠𝑒ñ𝑜 4.5 𝑖𝑛                  

𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒 

  

 

 

 

 

𝑑𝑠𝑎 ≤
3

4
𝑖𝑛 

𝑑𝑠𝑎 =
3

4
𝑖𝑛 

𝑤𝑟 ≥ 2 𝑖𝑛 

𝐿𝑐 = 4 1 2⁄ 𝑖𝑛 

𝑠𝑖 𝐿𝑐 > 4𝑑𝑠𝑎      
4𝑑𝑠𝑎 = (4 ∗

3

4
) = 3 𝑖𝑛  

𝑅𝑒𝑐𝑢𝑏𝑟𝑖𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 = 2.81 𝑖𝑛            𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒  
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5.3.4.1 Cargas 

 

5.3.5 Diseño para Condición Precompuesta 
 

• Carga Muerta 

 

 

 

 

• Carga Viva 

 

 

                                     

 

 

Carga Muerta: 
       

 
Precompuesta: 

      
Losa = 50 lb/ft2 

     
Peso Propio = 38 lb/ft Peso de la viga segundaria 

  

 
76 lb/ft Peso de la viga de prueba 

  

 

Compuesta: Aplicado después de que se haya logrado la acción 

compuesta 
  

 
Varios = 47.927 lb/ft2 (Cielo, Mortero de cascote, otros...) 

  
Carga viva 

       

 
Precompuesta: 

      

 
Construcción= 25 lb/ft2 (cargas temporales durante la colocación del concreto) 

 

Compuesta: Aplicado después de que se haya logrado la acción 

compuesta 
  

 
No reducida= 51.21 lb/ft2 (Ocupación de montaje) 

   

𝑃𝐷 =  [(𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑙𝑎𝑟𝑜)(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜)] 

𝑃𝐷 =  9.61𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑃𝐿 =  [(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠 𝑡𝑒𝑚𝑝𝑜𝑟𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑜𝑐𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜)] 

𝑃𝐿 = 4.3 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑃𝐷 =  [(26.25 𝑓𝑡)(6.56 𝑓𝑡) (50 𝑙𝑏
𝑓𝑡2⁄ ) + (26.25𝑓𝑡)(38 𝑙𝑏

𝑓𝑡⁄ )] (0.001
𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 

𝑃𝐿 =  [(26.25 𝑓𝑡)(6.26 𝑓𝑡) (25
𝑙𝑏

𝑓𝑡2
)] (0.001

𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 
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5.3.5.1 Resistencia a Flexión Requerida por el método LRFD 

  

 

  

  

 

  

 

  

 

  

Módulo de Sección Plástico Requerido                                                                                      

Esp. AISC F2-1 

𝑍𝑋,𝑚𝑖𝑛=
𝑀𝑈

𝜙𝑏𝐹𝑦
 

𝜙 = 0.90 

 

𝑍𝑥,𝑚𝑖𝑛 = 34.32 𝑖𝑛3 

Resistencia a flexión 

 

 

  

LRFD 

 

𝑃𝑈 = 18.42 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑀𝑈 = 128.71 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑍𝑋,𝑚𝑖𝑛 =  
(128.71 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡) (12

𝑖𝑛
𝑓𝑡

)

0.90(50 𝑘𝑠𝑖)
 

𝐷𝑒 𝑙𝑎 𝑇𝑎𝑏𝑙𝑎 3

− 2 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑎𝑛𝑢𝑎𝑙 𝐴𝐼𝑆𝐶,  𝑠𝑒 𝑠𝑒𝑙𝑒𝑐𝑐𝑖𝑜𝑛𝑎 𝑢𝑛 𝑾𝟐𝟒 𝒙 𝟕𝟔,  𝑐𝑜𝑛 𝑣𝑎𝑙𝑜𝑟 𝑍𝑥 𝑑𝑒 200 𝑖𝑛3 

𝑀𝑈 = 𝑃𝑢𝑎 +
𝑊𝑈𝐿2

8
 

𝑃𝑈 =  (1.2𝑃𝐷 + 1.6𝑃𝐿) 

𝑃𝑈 =  1.2(9.61 kips + 1.6(4.3𝑘𝑖𝑝𝑠)) 

𝑊𝑢 = 0.09 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑀𝑈 = (18.42 𝑘𝑖𝑝𝑠)(6.56 𝑓𝑡) +  
(0.09

𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

) (26.56 𝑓𝑡 )2 

8
 

𝐿𝑏 = 6.56 𝑓𝑡 𝐿𝑝 = 6.78 𝑓𝑡 𝐿𝑟 = 19.5 𝑓𝑡 

𝜙𝑏𝐵𝐹 = 22.6 𝑘𝑖𝑝𝑠 𝜙𝑏𝑀𝑝𝑥 = 750 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 𝜙𝑏𝑀𝑟𝑥 = 462. 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑊𝑢 = 1.2(76 𝑙𝑏 𝑓𝑡)⁄  
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𝐷𝑒𝑏𝑖𝑑𝑜 𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝐿𝑏 <𝐿𝑝; 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑖𝑑𝑒𝑟𝑎𝑟 𝑙𝑎 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑙𝑎 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑡𝑒 𝜙𝑏 

𝑀𝑝𝑥  

𝑐𝑜𝑚𝑜 𝑙𝑎 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎 𝑙𝑎 𝑓𝑙𝑒𝑥𝑖𝑜𝑛 𝜙𝑏 𝑀𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 𝑊.  

  

   

 

5.3.5.2 Deflexión Máxima  

                                                            

              

 

 

 

Según la Guía de diseño del AISC recomienda que la sumatoria de la deflexión 

más el peso propio, no deben de exceder el mínimo de: 

Donde:        𝐿 360⁄ = 1.00  𝑖n  

Por lo tanto, la sección es adecuada por deflexión.  

5.3.6 Diseño para condición Compuesta 
 

 

 

  

 

 

 

 ∆𝑛𝑐= 0.19 𝑖𝑛 

𝐿

360
  ó  1 𝑖𝑛 

𝜙𝑏𝑀𝑛 = 750 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡     𝑜𝑘! 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 

𝜙𝑏𝑀𝑛 = 750 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 > 𝑀𝑢 = 128.71 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡   𝑜𝑘! 

∆𝑛𝑐=
𝑃𝐷𝐿3

28𝐸𝐼
+

5𝑊𝐷𝐿4

384𝐸𝐼
 

𝑃𝐷 =  [(𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑙𝑎𝑟𝑜)(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 + 𝑚𝑖𝑠𝑐𝑒𝑙𝑎𝑛𝑒𝑜)] 

𝑃𝐷 = 17.86 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑃𝐿

=  [(𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑙𝑎𝑟𝑜)(𝐴. 𝑇𝑟𝑖𝑏𝑢𝑡𝑎𝑟𝑖𝑜)(𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠 𝑡𝑒𝑚𝑝𝑜𝑟𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑢𝑟𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑜𝑐𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜)] 

𝑃𝐿 =  [(26.56 𝑓𝑡)(10 𝑓𝑡) (51.21
𝑙𝑏

𝑓𝑡2)] (0.001
𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 

𝑃𝐿 = 8.8 𝑘𝑖𝑝𝑠 

∆𝑛𝑐=
9.61𝑘𝑖𝑝𝑠[(26.25𝑓𝑡)(12 𝑖𝑛 𝑓𝑡⁄ ]3

28(29,000𝑘𝑠𝑖)(2,100𝑖𝑛4)
+

5 [
(0.09 𝑘𝑖𝑝 𝑓𝑡⁄

12 𝑖𝑛 𝑓𝑡⁄
] [(26.25𝑓𝑡)(12 𝑖𝑛 𝑓𝑡)⁄ ]4

384(29,000𝑘𝑠𝑖)(2,100𝑖𝑛4)
 

𝑃𝐷 =  [(25.26 𝑓𝑡)(6.56 𝑓𝑡) (50 𝑙𝑏
𝑓𝑡2⁄ + 47.927 𝑙𝑏

𝑓𝑡2⁄ ) +

(26.25𝑓𝑡)(38 𝑙𝑏
𝑓𝑡⁄ )] (0.001

𝑘𝑖𝑝

𝑙𝑏
) 
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5.3.6.1 Resistencia a la flexión compuesta 

 

                                              

 

 0.0760
𝑘𝑖𝑝

𝑓𝑡
= 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 

 

Del manual del AISC tabla 3-23 caso 1 y 9 

 

                                                           

 

 

  

  

 

 

Ancho efectivo de la losa de concreto                                                                                         

AISC sección I3.1 

𝐸𝑙 𝑚𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑑𝑒 ∶  {(
26.56 𝑓𝑡

8
) ∗ 2 𝑙𝑎𝑑𝑜𝑠 , (

26.56 𝑓𝑡

2
) ∗

2 𝑙𝑎𝑑𝑜𝑠, (𝑑𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑎𝑙 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎)}  

Donde 

26.56

8
∗ 2 = 6.56 𝑓𝑡     𝑌    

10𝑓𝑡

2
∗ 2 = 25.56 𝑓𝑡 

𝑃𝑜𝑟 𝑙𝑜 𝑡𝑎𝑛𝑡𝑜 𝑒𝑙 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑒𝑠 𝑏 = 6.56 𝑓𝑡 

𝑃𝑟 = 𝑃𝑢 

𝑃𝑈 =  (1.2𝑃𝐷 + 1.6𝑃𝐿) 𝑃𝑈 =  1.2(17.86 kips + 1.6(8.8 𝑘𝑖𝑝𝑠)) 

𝑃𝑈 = 36 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑊𝑢 = 1.2(0.0760𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡) 

𝑊𝑢 = 0.09 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑀𝑢1 ≈ 𝑀𝑢3 

𝑀𝑢1 = 𝑃𝑢𝑎 +
𝑊𝑢𝑎

2
(𝐿 − 𝑎) 

→ 

𝑀𝑢1 = (36 𝑘𝑖𝑝𝑠)(6.56𝑓𝑡) +
(

0.0912𝑘𝑖𝑝
𝑓𝑡

) (6.56𝑓𝑡)

2
(26.25𝑓𝑡 − 6.56𝑓𝑡) 

𝑀𝑢1 = 239.13 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 

𝑀𝑢3 = 𝑃𝑢𝑎 +
𝑊𝑢𝐿2

8
 

𝑀𝑢3 = (36 𝑘𝑖𝑝𝑠)(6.56𝑓𝑡) +
(0.0912𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡)(30𝑓𝑡)^2

8
 

𝑀𝑢3 = 241.09 𝑘𝑖𝑝/𝑓𝑡 
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AISC Sección, I3.12(a) 

ver en utilizando la tabla 3-19 del manual AISC anexo 

La resistencia a la flexión nominal se determinará a partir de la distribución de la 

tensión plástica 

Cuando 

  

 ver tabla b4.1b del manual AISC en anexo  

Por lo tanto, use la distribución de tensión plástico para determinar la resistencia 

a la flexión nominal 

Para utilizar la Tabla 3-19 del Manual AISC, primero debe determinarse la 

distancia desde la fuerza a compresión del concreto, hasta el patín superior de la 

viga, Y2, como se ilustra en la Figura 3-3 del Manual. El cincuenta por ciento de 

acción compuesta [ΣQn ≈ 0.50 (AsFy)] se usa para calcular un valor de prueba de 

la profundidad del bloque de compresión, para determinar Y2 de la siguiente 

manera: 

             Ver figura en Anexos 

 

  

 

  

 

 

 

 

 

Resistencia a flexión 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 

ℎ

𝑡𝑤
≤ 3.76√

𝐸

𝑓𝑦
 → 

49.4≤ 3.76√
29000 𝑘𝑠𝑖

50 𝑘𝑠𝑖
 

→ 49.4 ≤90.6 

𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 =  
𝛴𝑄𝑛

0.85𝑓´
𝑐
𝑏

   →  𝛴𝑄𝑛 ≈ 0.50(𝐴𝑠𝐹𝑦)  

→ 𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 = 2.09    

𝑌2 = 𝑌𝑐𝑜𝑛 −
𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎

2
 

𝑌𝑐𝑜𝑛 = 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑡𝑒 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎,  𝑝𝑢𝑙𝑔. 

𝑌2 = 3.95 𝑖𝑛 𝑌𝑐𝑜𝑛 = 5 𝑖𝑛 → 

𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 =  
0.50(22.4𝑖𝑛2)(50𝑘𝑠𝑖)

0.85(4𝑘𝑠𝑖)(6.56𝑓𝑡) (12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

)
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5.3.6.1.1 Para calcular la resistencia a flexión se utilizan 2 métodos 

Método 1 (Por tabla) 

Dado que se utilizó un 50% de la acción compuesta, la ubicación del PNA (eje 

neutro plástico) en la tabla 3-19, se encuentra en la posición 5 (BFL). 

  

 

  

Profundidad del bloque a compresión 𝑎𝑟𝑒𝑎𝑙 

 

 

𝑎𝑟𝑒𝑎𝑙 = 1.90 < 𝑎𝑝𝑟𝑢𝑒𝑏𝑎 = 02.09   𝑜𝑘! 

Conectores de Cortante. 

 

 

 

 tabla 3-21 del manual AISC 

 

 

           Pernos de cortante soldado directamente al perfil de acero dentro de la losa 

                   Conector de cortante soldado directamente al perfil de acero 

                    Del manual del AISC Tabla 2-6 para ASTM A108 anclajes de acero 

 

 

 𝛴𝑄𝑛 = 509 𝑘𝑖𝑝𝑠  𝜙𝑏𝑀𝑛 = 1140 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 

𝑀𝑢 = 239.19 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 𝜙𝑏𝑀𝑛 = 1140𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 ≥ 𝑀𝑢 = 239.19𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡   𝑜𝑘! 

𝑎 =  
𝛴𝑄𝑛

0.85𝑓´
𝑐
𝑏

   →  𝛴𝑄𝑛 = 509 kips 

𝑄𝑛 = 0.5𝐴𝑠𝑎√𝑓´
𝑐
𝐸𝑐

≤ 𝑅𝑔𝑅𝑝𝐴𝑠𝑎𝐹𝑢 

𝐴𝑠𝑎 = 0.44 𝑖𝑛2 𝐴𝑠𝑎 =
𝜋𝑑𝑠𝑎

2

4
⁄  

→ 

𝐸𝑐 = 𝑊𝑐
1.5√𝑓′𝑐 

𝑊𝑐 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙 = 145 𝑙𝑏 𝑓𝑡3⁄  

𝐸𝑐 = 3492 𝑘𝑠𝑖 

𝑅𝑔 = 1 

𝑅𝑝 = 0.75 

𝐹𝑢 = 65 𝑘𝑠𝑖 

𝑄𝑛 = (0.5)(0.442𝑖𝑛2)√(4𝑘𝑠𝑖)(3492𝑘𝑠𝑖)𝑐 ≤ (1.0)(0.75)(0.442𝑖𝑛2)(65𝑘𝑠𝑖) 

𝑄𝑛 = 26.11 𝑘𝑖𝑝𝑠 > 21.54 𝑘𝑖𝑝𝑠  𝑜𝑘! 
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Método 2 (Calculo directo) 

De acuerdo con la Sección I3.2a del Comentario de la especificación AISC, el 

número y la resistencia de los anclajes de espárragos con cabeza de acero 

gobernará la fuerza de compresión, C, para una viga parcialmente compuesta. El 

porcentaje compuesto se basa en el mínimo de los estados límite de trituración de 

hormigón y rendimiento de acero de la siguiente manera: 

 

(1) Trituración del concreto 

 

𝑅𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 𝐴𝑐 = Á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 𝑑𝑒𝑛𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜. 

𝑆𝑢𝑝𝑜𝑛𝑔𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑎𝑧𝑜 𝑒𝑠 50% 𝑣𝑎𝑐í𝑜 𝑦 50% 

 

  

 

 

  

  

 

(2) Rendimiento de acero 

 

 

 

(3) Transferencia de corte 

 

El cincuenta por ciento se utiliza como porcentaje de prueba de acción compuesta 

de la siguiente manera: 

 

 

𝑢𝑠𝑎𝑟 𝑄𝑛 = 21.54 𝑘𝑖𝑝𝑠  𝑜𝑘! 

𝐴𝑐 = 𝑏𝑒𝑓𝑓 (4
1

2
𝑖𝑛) + (

𝑏𝑒𝑓𝑓

2
)(3𝑖𝑛) → 

(6.56𝑓𝑡) (12
𝑖𝑛

𝑓𝑡
) (4

1

2
𝑖𝑛) + [

(6.56𝑓𝑡)(12
𝑖𝑛
𝑓𝑡

)

2
] ∗ 3 𝑖𝑛 

𝐴𝑐 = 477.44 𝑖𝑛2 

𝐶 = 0.85𝑓′𝑐𝐴𝑐 → 𝐶 = 0.85(4𝑘𝑠𝑖)(472.44 𝑖𝑛2) 
𝐶 = 1606.30 𝑘𝑖𝑝𝑠 → 

𝐶 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 → 𝐶 = 1120 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝐶 = 𝛴𝑄𝑛 → 𝐶 = 50% (𝑀𝑖𝑛 {
1606.30 𝑘𝑖𝑝𝑠

1120 𝑘𝑖𝑝𝑠
}) 
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𝐶 = 560 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

Ubicación del eje neutro 

plástico 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Por lo tanto, el PNA se encuentra en el patín del elemento. 

 

Resistencia a la flexión  

 

 

 

 

 

  

 

 

 

 

 

 

𝛴𝐹𝑑𝑒𝑏𝑎𝑗𝑜 = 𝛴𝐹 𝑒𝑛𝑐𝑖𝑚𝑎 

𝑥 =
𝐴𝑠𝐹𝑦 − 𝐶

2𝑏𝑓𝐹𝑦
 

𝑥 =
(22.4 𝑖𝑛2)(50 𝑘𝑠𝑖) − 560 𝑘𝑖𝑝𝑠

2(8.99 𝑖𝑛)(50 𝑘𝑠𝑖)
 

𝑥 = 0.623 ≥ 𝑡𝑓 = 0.515 

𝑀𝑛 = 𝐶(𝑑1 + 𝑑2) + 𝑃𝑦(𝑑3 − 𝑑2) 

(𝑐𝑜𝑚𝑚. 𝐸𝑞. 𝐶 − 𝐼3 − 10) 

𝑎 =
𝐶

0.85𝑓´
𝑐
𝑏

 → 𝑎 = 2.09 𝑖𝑛 < 4.5 𝑖𝑛       𝒂𝒓𝒓𝒊𝒃𝒂 𝒅𝒆 𝒍𝒂 𝒄𝒖𝒃𝒊𝒆𝒓𝒕𝒂 

𝑑1 = 𝑡𝑠𝑙𝑎𝑏 − 𝑎/2 

𝑑2 = 𝑥/2 

𝑑1 = (5 𝑖𝑛 −
2.09 𝑖𝑛

2
) 

→ 𝑑1 = 3.954 𝑖𝑛 

𝑑3 = 𝑑/2 

𝑃𝑦 = 𝐴𝑠𝐹𝑌 

𝑑2 = 0.311 𝑖𝑛 

𝑑3 = 12 𝑖𝑛 

𝑃𝑦 = 1120 𝑘𝑖𝑝𝑠 
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Chequeo por flexión 

 

 

 

 

 

 

 

 

Número y separación de conectores de corte 

 

Sección I8.2c de la especificación AISC             

 

  

  

Separación   

 

                                                    Gobierna 36 in 

el número total de anclajes de pernos utilizados es igual a (13) (2) + 3+ (13) (2) = 

55    

Deflexión por carga viva luego de haberse logrado la acción compuesta. 

limitada por: 

   tabla 3-21 del manual AISC 

𝑁𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =
𝛴𝑄𝑛

𝑄𝑛
 𝑁𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =

𝐶

𝑄𝑛
 

 

𝑁𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 = 26 𝐶𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑥𝑡𝑟𝑒𝑚𝑜 𝑎 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠 

 

8𝑡𝑙𝑜𝑠𝑎 = (8)(5 𝑖𝑛) 

8𝑡𝑙𝑜𝑠𝑎  = 40 𝑖𝑛 ó 36 → 

𝑀𝑛 = 560 𝑘𝑖𝑝𝑠(3.954 𝑖𝑛 + 0.311 𝑖𝑛) + 1120 𝑘𝑖𝑝𝑠(12 𝑖𝑛 − 0.311 𝑖𝑛) 

𝑀𝑛 = 1286.26 𝑘𝑖𝑝. 𝑓𝑡 

𝜙𝑏 = 0.90 

𝜙𝑏𝑀𝑛 ≥ 𝑀𝑢 

𝜙𝑏𝑀𝑛 = 1157.63 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝑀𝑢 = 239.13 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 

𝜙𝑏𝑀𝑛 = 1157.63 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡 > 𝑀𝑢 = 239.13 𝑘𝑖𝑝 − 𝑓𝑡  ok!    

𝐿

360
  ó  1 𝑖𝑛 

𝐼𝑙𝑏 = 3770 𝑖𝑛4 
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                                                         Manual AISC Tabla 3-23, Caso 9: 

 

 

 

Sección I4.2 de la especificación 

AISC 

Resistencia al corte disponible 

Las resistencias al corte disponibles  𝑴𝒂𝒏𝒖𝒂𝒍 𝑨𝑰𝑺𝑪 𝒕𝒂𝒃𝒍𝒂 𝟑 − 𝟐 

para un perfil W24 × 76 = 315 kips 

                  

 

 

 

  

Viga Principal W24 X 76 con 26 conectores de corte a cada extremo a puntos de 

cargas concentradas. 

 

 

 

 

 

 
 

La reducción del 50% en la carga viva de 

diseño según lo permitido por la Guía de 

diseño 3 no fue necesaria para cumplir con 

este límite) 
 

∆𝐿𝐿=
(8.8 𝑘𝑖𝑝𝑠)(25.26𝑓𝑡)2(12

𝑖𝑛
𝑓𝑡

)

28(29,000𝑘𝑠𝑖)(3770 𝑖𝑛4)
 

∆𝐿𝐿= 0.09 𝑖𝑛 < 1 𝑖𝑛   𝑜𝑘! 

𝑉𝑢 = 𝑃𝑢 + (𝑊𝑢)(
𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎

2
) 

𝑉𝑢 = 122 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝜙𝑣𝑉𝑛 = 315 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝜙𝑣𝑉𝑛 ≥ 𝑉𝑢   𝑜𝑘! 
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5.4 Diseño de placa base sometida a carga axial y momento 

 

5.4.1 Parámetros de diseño   
 

Pu = 318.597 kips 

Mu = 237.069 k.ft 

f´c = 4 Ksi 

Fy = 50 Ksi 

Fu= 65 Ksi 

5.4.1.1 Propiedades del perfil analizado W12X230  

A = 67.7 in2 

d = 15.05 in 

tw = 1.285 in 

bf = 12.9 in 

tf = 2.07 in 

5.4.2 Dimensiones propuesta de Placa Base:   

B = 20 in 

N = 20 in 

5.4.2.1 Tipo de Placa Base:  

5.4.2.1.1 Excentricidad de la carga   

𝑒 =
𝑀𝑢

𝑃𝑢
=

237.069 𝑘𝑖𝑝 .  𝑓𝑡 × 12 𝑖𝑛/𝑓𝑡

318.597 𝑘𝑖𝑝𝑠
= 8.93 𝑖𝑛 

𝑁

6
 =

20 𝑖𝑛

6
= 3.33 𝑖𝑛 
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Placa Base con momento grande 𝑒 > 𝑁/6 

5.4.3 Geometría de la Placa Base: 

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐 𝐵 𝑎 = 𝑃𝑢 + 𝑇𝑢   

 𝑇𝑢 = 𝜙𝑡𝑅𝑛 = 𝜙𝑡  0.75𝐹𝑢𝐴𝑏 

Tomando momentos alrededor de los pernos a 

Tensión 

𝑃𝑢(ℎ − 0.5𝑁) + 𝑀𝑢 = 𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐 𝐵 𝑎 (ℎ −
𝑎

2
)       

(Ec 2) 

Suponiendo ℎ = 0.9 𝑁 = 18 𝑖𝑛 

Proponiendo 3 Pernos con Diámetro 3/4" 

𝐴𝑏 = 1.33 𝑖𝑛2  

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐 𝐵 𝑎 = 𝑃𝑢 +𝜙𝑡 0.75𝐹𝑢𝐴𝑏 

𝑎 =
𝑃𝑢 +𝜙𝑡 0.75𝐹𝑢𝐴𝑏

𝜙𝑐0.85𝑓′𝑐 𝐵 
= 8.30 𝑖𝑛 

𝑁 = 17.56 𝑖𝑛  

Escoger mayor 𝑁 = 20 𝑖𝑛   

5.4.4 Longitudes en voladizo en la zona de compresión: 

 

𝑚 =
𝑁 − 0.95𝑑

2
= 2.85 𝑖𝑛 

 

𝑛 =
𝐵 − 0.80 𝑏𝑓

2
= 4.84 𝑖𝑛   𝑅𝑖𝑔𝑒 

 

5.4.5 Momento máximo factorizado por ancho tributario de Placa Base: 
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𝑀𝑢 = (0.85𝜙𝑐𝑓𝑐
′) (

𝑙2

2
) 

 

𝑙 = 𝑚á𝑥(𝑚, 𝑛) = 4.84 𝑖𝑛 

 

𝑀𝑢 = 25.91 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛 

 

5.4.6 Espesor de Placa Base: 

 

𝑡𝑝 = √
4𝑀𝑢

𝜙𝑏𝑏𝑝𝐹𝑦
 

 

𝑡𝑝 = 1.52 𝑖𝑛  

 

𝑏𝑝 = Ancho unitario de Placa base = 1 𝑖𝑛 

 

5.4.7 Chequeo de deflexión de la Placa Base en la zona de tensión causada por 

la fuerza de tensión en los pernos: 

 

5.4.7.1 Momento aplicado por ancho unitario de Placa Base 

 

𝑀𝑢 =
𝑇𝑢𝑥

𝐵
 

 

𝑇𝑢 = 0.75𝜙𝑡𝐹𝑢𝐴𝑏  𝑇𝑢 = 48.48 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

𝑥 = 𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎 𝑎𝑙 𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜  

 

𝑁 − 𝑑

2
= 2.475 𝑖𝑛 
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𝑥 = 0.475 

 

𝑀𝑢 = 1.15 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛 

 

5.4.8 Nuevo espesor de Placa Base: 

 

𝑡𝑝 = √
4𝑀𝑢

𝜙𝑏𝑏𝑝𝐹𝑦
 = 0.32 𝑖𝑛 

 

Usar valor mayor de Espesor  

 

𝑡𝑝 = 1.52 𝑖𝑛                𝑡𝑝 = 1
3

4
 𝑖𝑛 

 

Usar placa de base con dimensiones: 20 in x 20 in x 1 3/4 in. 

5.4.9 Diseño de la soldadura entre la columna y la placa de base.  

5.4.9.1 Longitud total de la soldadura de filete en cada patín 

𝐿 = (2 × 12.9 𝑖𝑛) − 1.285 𝑖𝑛 = 24.505 𝑖𝑛      

𝐶 = 𝑇 =
𝑀𝑢

𝑑 − 𝑡𝑓
= 219.70 𝑘𝑖𝑝𝑠 

5.4.9.2 Resistencia de una soldadura de filete de 1 in de 1 in de largo usando 

electrodos E70 

𝜙 𝑅𝑛𝑤 = 𝜙 (0.60 𝐹𝐸𝑋𝑋)(0.707)(𝑎) 

𝜙 𝑅𝑛𝑤 = 22.271 𝑘𝑖𝑝𝑠/𝑖𝑛  

5.4.9.3 Tamaño de soldadura requerido = 

𝑡 =
𝐶

𝐿 × 𝜙 𝑅𝑛𝑤
= 0.402 𝑖𝑛 

Use soldaduras de filete de 7/16 in, electrodo E70, SMAW. 
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5.5 Conexión precalificada a momento end - plate tipo 8es 

 
Se realizará el diseño de la viga W 24 X 76 y la columna compuesta formada por 

un perfil W 12 X 230 embebido en concreto y confinado con barras de acero de 

refuerzo longitudinal y transversal, obteniendo una conexión precalificada. En 

esencia, consiste en diseñar la conexión de acuerdo al procedimiento 8 ES del 

AISC 358-16, aplicado al perfil interno de la columna embebida. 

  

 

5.5.1 Definición de los perfiles a utilizar 
 

5.5.1.1 Propiedades Geométricas de la sección               Parámetros del material  

Viga W 24X76 

db = 23.92 in                                                                   Fyb= 50 Kip/in2 

bbf = 8.99 in                                                                   Fub = 65 Kip/in2 

tbf = 0.68 in                                                                   Ry= 1.1  

tbw = 0.44 in     

Zxb = 200 in3     
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L= 255.079 in    

𝐶𝑝𝑟 =
𝐹𝑦𝑏+𝐹𝑢𝑏

2𝐹𝑦𝑏
   𝐶𝑝𝑟 = 1.15  𝐶𝑝𝑟 ≤ 1.2 ok        

5.5.1.2 Propiedades Geométricas de la sección  

Columna  W 12 X 230                   Parámetros del material  

Ac = 67.7 in2                                                                           Fyc= 50 Kip/in2 

dc = 15.05 in                                                                           Fuc= 65 Kip/in2 

bfc = 12.895 in                                                                Ryc= 1.1  

tfc = 2.07 in     

twc = 1.285 in     

Zxb = 386 in3     

4.5.1.3 Material de la placa extrema             Material del Rigidizador  

Fy= 50 Kip/in2                                                             Fys = 50 Kip/in2 

Fup = 65 Kip/in2                                                             E = 29000 Kip/in 

Ry = 1.1                                                                                                     Ry = 1.1 

5.5.2 Factores de Resistencia según ANSI/AISC 350-16 

𝜙𝑑 = 1 Para estados limites dúctiles. 

𝜙𝑛 = 0.90 Para estados limites no dúctiles. 
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5.5.3 Parámetros de la geometría de la conexión y la calidad del perno: 

g = 6 in  

de = 2.4 in  

pb = 3.46 in  

pfi = 2.27 in  

pfo = 2.27 in  

bp = 10.63 in  

tp = 1.5 in 

ℎ1 = 𝑑𝑏 − 0.5𝑡𝑏𝑓 + 𝑝𝑓𝑜 + 𝑝𝑏   ℎ1 = 29.31 𝑖𝑛 

ℎ2 = 𝑑𝑏 − 0.5𝑡𝑏𝑓 + 𝑝𝑓𝑜           ℎ2 = 25.85 𝑖𝑛 

ℎ3 = 𝑑𝑏 − 0.5𝑡𝑏𝑓 − 𝑝𝑓𝑖           ℎ3 = 21.31 𝑖𝑛 

ℎ4 = 𝑑𝑏 − 0.5𝑡𝑏𝑓 − 𝑝𝑓𝑖 − 𝑝𝑏    ℎ4 = 17.85 𝑖𝑛 

ℎ𝑠𝑡 = 𝑝𝑓𝑜 + 𝑝𝑏 + 𝑑𝑒      ℎ𝑠𝑡 = 8.13 𝑖𝑛 

𝐿𝑠𝑡 = ℎ𝑠𝑡√3        𝐿𝑠𝑡 = 14.082 𝑖𝑛 

 

5.5.3.1 Calidad del material del perno: ASTM A490 

 

Fnt =113 Kip/in2 Tensión nominal a tracción conforme a la tabla J3.2 de la norma 

ANSI/AISC 360-16 (ver anexo) 

Fnb = 68 Kip/in2 Tensión nominal a corte conforme a la tabla J3.2 de la norma 

ANSI/AISC 360-16 (ver anexo) 

5.5.4 Cálculo del momento máximo probable de la viga en la rótula plástica. 

𝑀𝑝𝑟 = 𝐶𝑝𝑟 ∗ 𝑅𝑦 ∗ 𝐹𝑦𝑏 ∗ 𝑍𝑥𝑏    𝑀𝑝𝑟 = 12650 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛 
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5.5.5 Cálculo de la fuerza de corte en la rótula plástica. 

𝑆ℎ = 𝐿𝑠𝑡 + 𝑡𝑝   𝑆ℎ = 15.582 𝑖𝑛 Distancia de la cara de la columna hasta la rótula 

plástica, según el AISC 358-10. 

𝑐𝑚 = 16.733 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝐶𝑃 = 0.066 𝑘𝑖𝑝/𝑖𝑛  

𝐶𝑉 = 7.611 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝐶𝑉 = 0.030 𝑘𝑖𝑝/𝑖𝑛  

 Sds = 0.5 Aceleración espectral para periodos cortos 

𝑄 = (1.2 + 0.2 𝑆𝑑𝑠) 𝐶𝑃 + 𝐶𝑉    

𝑄 = 0.115 𝑘𝑖𝑝/𝑖𝑛  

𝐿𝑛 = 𝐿 − 2𝑆ℎ − 𝑑𝑐 

 𝐿𝑛 = 208.866 𝑖𝑛 

𝑉𝑔 =
𝑄∗𝐿𝑛

2
  𝑉𝑔 = 12.02 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑉𝑝 =
2𝑀𝑝𝑟

𝐿𝑛
   𝑉𝑝 = 121.13 𝑘𝑖𝑝𝑠    Corte por capacidad en la rótula plástica. 

𝑉𝑢 = 𝑉𝑔 + 𝑉𝑝 𝑉𝑢 = 133.15 𝑘𝑖𝑝𝑠    Corte máximo esperado en la rótula plástica. 

5.5.6 Cálculo del momento en la cara de la columna: 

𝑀𝑓 = 𝑀𝑝𝑟 + 𝑉𝑢. 𝑆ℎ                   

𝑀𝑓 = 14724.72 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

 

5.5.7 Determinar el diámetro requerido del perno: 

𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ−𝑟𝑒𝑞 = √
2 𝑀𝑓

𝜋.𝜑𝑛.𝐹𝑛𝑡(ℎ1+ℎ2+ℎ3+ℎ4)
  



142 
 

 𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡−𝑟𝑒𝑞 = 0.99 𝑖𝑛 

5.5.7.1 Seleccionar un diámetro de prueba según el paso anterior: 

𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ = 1 𝑖𝑛  

5.5.8 Determinar el espesor requerido de la plancha extrema: 

𝑏𝑝_𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡 = 𝑚𝑒𝑛𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑏𝑝, 𝑏𝑏𝑓 + 1 𝑏𝑝_𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡 = 9.99 𝑖𝑛 

𝑠 =
1

2
√𝑏𝑝_𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡. 𝑔  𝑠 = 3.87 𝑖𝑛     

 
Separación vertical máxima del perno a la línea de falla. 
 

𝑆𝑖 𝑃𝑓𝑖 > 𝑠 𝑢𝑠𝑎𝑟 𝑃𝑓𝑖  

𝑃𝑓𝑖 = 2.27 𝑖𝑛    𝑑𝑒 = 2.4 𝑖𝑛 

Caso 1: si se cumple que 𝑑𝑒 ≤ 𝑠 

𝑌𝑝1𝑎 =
𝑏𝑝_𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡

2
. (ℎ1.

1

2𝑑𝑒
+ ℎ2.

1

𝑃𝑓𝑜
+ ℎ3.

1

𝑃𝑓𝑖
+ ℎ4.

1

𝑠
)  

𝑌𝑝1𝑎 = 157.31 𝑖𝑛  

𝑌𝑝1𝑏 =
2

𝑔
[ℎ1 (𝑑𝑒 +

𝑃𝑏

4
) + ℎ2 (𝑃𝑓𝑜 +

3𝑃𝑏

4
) + ℎ3 (𝑃𝑓𝑖 +

𝑃𝑏

4
) + ℎ4 (𝑠 +

3𝑃𝑏

4
) + 𝑃𝑏

2] + 𝑔  

𝑌𝑝1𝑏 = 144.552 𝑖𝑛  

𝑌𝑝1 = 𝑌𝑝1𝑎+𝑌𝑝1𝑏   𝑌𝑝1 = 301.858 𝑖𝑛  

Caso 2: si se cumple que 𝑑𝑒 > 𝑠 

𝑌𝑝2𝑎 =
𝑏𝑝_𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡

2
. (ℎ1.

1

𝑠
+ ℎ2.

1

𝑃𝑓𝑜
+ ℎ3.

1

𝑃𝑓𝑖
+ ℎ4.

1

𝑠
)  

𝑌𝑝2𝑎 = 164.626 𝑖𝑛  

𝑌𝑝2𝑏 =
2

𝑔
[ℎ1 (𝑠 +

𝑃𝑏

4
) + ℎ2 (𝑃𝑓𝑜 +

3𝑃𝑏

4
) + ℎ3 (𝑃𝑓𝑖 +

𝑃𝑏

4
) + ℎ4 (𝑠 +

3𝑃𝑏

4
) + 𝑃𝑏

2] + 𝑔  

𝑌𝑝2𝑏 = 158.92 𝑖𝑛  
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𝑌𝑝2 = 𝑌𝑝2𝑎+𝑌𝑝2𝑏 𝑌𝑝2 = 323.549 𝑖𝑛 

𝑌𝑝 = 301.858 𝑖𝑛  

𝑡𝑝_𝑟𝑒𝑞 = √
1.1𝑀𝑓

𝜑𝑑𝐹𝑦𝑝𝑌𝑝
 𝑡𝑝_𝑟𝑒𝑞 = 1.036 𝑖𝑛 

5.5.8.1 Seleccionar un espesor para la plancha extrema, no menor al valor 

requerido en el paso anterior: 

𝑡𝑝 = 1 1/4 𝑖𝑛  

 

5.5.9 Calcular la fuerza factorizada en el ala de la viga: 

𝐹𝑓𝑢 =
𝑀𝑓

𝑑𝑏−𝑡𝑏𝑓
  𝐹𝑓𝑢 = 633.59 𝑘𝑖𝑝𝑠            

 

 

5.5.10 Seleccionar el espesor del rigidizador y diseñar sus soldaduras de conexión 

con la plancha extrema y con el ala de la viga. 

El valor del espesor del rigidizador será igual o mayor a: 

𝑡𝑏𝑤.
𝐹𝑦𝑏

𝐹𝑦𝑠
= 0.44 𝑖𝑛  

Espesor a utilizar  𝑡𝑠 =
5

8
 𝑖𝑛 

5.5.11 Revisión por pandeo local: 𝜆 =
ℎ𝑠𝑡

𝑡𝑠
 𝜆 = 13  

𝜆𝑚á𝑥 = 0.56√
𝐸

𝐹𝑦𝑠
    𝜆𝑚á𝑥 = 13.487 ok 

5.5.12 Chequear la resistencia a corte de los pernos en el ala a compresión: 

𝑛𝑏 = 8 Número de pernos en el ala de compresión 
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𝐴𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ =
𝜋𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ

2

4
 𝐴𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ = 0.785 𝑖𝑛2 Área gruesa nominal del perno. 

𝑉𝑢 = 133.15 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝜙𝑛𝑅𝑛𝑣 = 𝜙𝑛𝑛𝑏𝐹𝑛𝑣𝐴𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ 𝜙𝑛𝑅𝑛𝑣 = 384.53 𝑘𝑖𝑝𝑠 ok. Resistencia nominal minorada.  

5.5.13 Chequear la falla por desgarramiento y aplastamiento por carga de los 

pernos de la plancha extrema y del ala de la columna:  

𝑛𝑖1 = 2 Número de pernos internos  

𝑛𝑜1 = 2 Número de pernos externos  

𝑛𝑖2 = 2 Número de pernos internos intermedios             

𝑛𝑜2 = 2 Número de pernos externos intermedios  

5.5.14 Revisión de la plancha extrema. 

𝐿𝑐𝑖1 = 𝑃𝑏 − 𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ = 2.46 𝑖𝑛  

𝐿𝑐𝑖2 = 𝑃𝑓𝑖 + 𝑃𝑓𝑜 + 𝑡𝑏𝑓 − 𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ = 4.22 𝑖𝑛  

𝐿𝑐𝑜 = 𝑑𝑒 −
𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ

2
= 1.9 𝑖𝑛  

𝑟𝑝 = 2.4 𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑢𝑝 = 195 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑑𝑖1 = 1.2 𝐿𝑐𝑖1 ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑢𝑝 = 239.85 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑛𝑖1 = min(𝑟𝑝, 𝑟𝑑𝑖1) = 195 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑑𝑖2 = 1.2 𝐿𝑐𝑖2 ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑢𝑝 = 411.45 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑛𝑖2 = min(𝑟𝑝, 𝑟𝑑𝑖2) = 195 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑑𝑜 = 1.2 𝐿𝑐𝑜 ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑢𝑝 = 185.25 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑟𝑛𝑜 = min(𝑟𝑝, 𝑟𝑑𝑜) = 185.25 𝑘𝑖𝑝𝑠  

5.5.14.1 Resistencia nominal minorada: 

𝜙𝑛𝑅𝑛 = ϕn(𝑛𝑖1 + 𝑛𝑜2) * 𝑟𝑛𝑖1+ ϕn ∗ 𝑛𝑖2 ∗ 𝑟𝑛𝑖2 + ϕn ∗  𝑛𝑜1 ∗  𝑟𝑛𝑜  
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𝜙𝑛𝑅𝑛 = 1386.45 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑉𝑢 = 133.15 𝑘𝑖𝑝𝑠                   𝑉𝑢 ≤ 𝜙𝑛𝑅𝑛 Cumple. 

5.5.15 Revisión en el ala de la columna:  

 

𝑡𝑠𝑝𝑐 = 0.5 𝑖𝑛 espesor estimado de la plancha de continuidad en la columna, según 

el espesor del ala de la viga. 

 

𝑃𝑠𝑖 = 𝑃𝑓𝑖 −
(𝑡𝑠−𝑡𝑏𝑓)

2
  𝑃𝑠𝑖 = 2.298 𝑖𝑛 

𝑃𝑠𝑜 = 𝑃𝑓𝑜 −
(𝑡𝑠−𝑡𝑏𝑓)

2
  𝑃𝑠𝑜 = 229.8 𝑖𝑛 

𝑆𝑐 =
1

2
 √𝑏𝑓𝑐 ∗ 𝑔  𝑆𝑐 = 4.398 𝑖𝑛 

𝑟𝑝 = 2.4 𝑑𝑏𝑜𝑙𝑡ℎ ∗ 𝑡𝑓𝑐 ∗ 𝐹𝑢𝑐  𝑟𝑝 = 322.92 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑟𝑑𝑖1 = 1.2 𝐿𝑐𝑖1 ∗ 𝑡𝑓𝑐 ∗ 𝐹𝑢𝑐 𝑟𝑑𝑖1 = 397.192 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑟𝑛𝑖1 = min(𝑟𝑝, 𝑟𝑑𝑖1) 𝑟𝑛𝑖1 = 322.92 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑟𝑑𝑖2 = 1.2 𝐿𝑐𝑖2 ∗ 𝑡𝑝 ∗ 𝐹𝑢𝑝 𝑟𝑑𝑖2 = 411.95 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑟𝑛𝑖2 = min(𝑟𝑝, 𝑟𝑑𝑖2) 𝑟𝑛𝑖2 = 322.92 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑟𝑛𝑜 = 𝑟𝑝 𝑟𝑛𝑜 = 322.92 𝑘𝑖𝑝𝑠 

Nota: El ala de la columna al ser continua en los pernos externos no se produce 

el efecto de desgarramiento, por lo que condiciona en ese caso la resistencia por 

aplastamiento. 

5.5.15.1 Resistencia nominal minorada: 

𝜙𝑛𝑅𝑛 = ϕn(𝑛𝑖1 + 𝑛𝑜2) * 𝑟𝑛𝑖1+ ϕn ∗ 𝑛𝑖2 ∗ 𝑟𝑛𝑖2 + ϕn ∗  𝑛𝑜1 ∗  𝑟𝑛𝑜   

𝜙𝑛𝑅𝑛 = 2325.024 kips  

𝑉𝑢 = 133.15 𝑘𝑖𝑝𝑠                          𝑉𝑢 ≤ 𝜙𝑛𝑅𝑛 cumple. 
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5.6 Verificación de relación viga-columna. 
 

5.6.1 Cortes y momentos en la rótula plástica. 
 

𝑀𝑝𝑟 = 𝐶𝑝𝑟 ∗ 𝑅𝑦 ∗ 𝐹𝑦𝑏 ∗ 𝑍𝑥𝑏 𝑀𝑝𝑟 = 12650 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

 

𝑆ℎ = 𝐿𝑠𝑡 + 𝑡𝑝 𝑆ℎ = 15.332 𝑖𝑛 

𝑄 = (1.2 + 0.2 𝑆𝑑𝑠) 𝐶𝑃 + 𝐶𝑉  𝑄 = 0.115 𝑘𝑖𝑝/𝑖𝑛 

𝐿𝑛 = 𝐿 − 2𝑆ℎ − 𝑑𝑐 𝐿𝑛 = 209.366 𝑖𝑛 

𝑉𝑔 =
𝑄∗𝐿𝑛

2
 𝑉𝑔 = 12.05 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑉𝑝 =
2𝑀𝑝𝑟

𝐿𝑛
 𝑉𝑝 = 120.841 𝑘𝑖𝑝𝑠 

5.6.2 Revisión de momentos en la junta viga-columna. 

𝛴𝑀𝑃𝐶 = 𝑀𝑃𝐶−1 + 𝑀𝑃𝐶−2 = 𝑀𝑃𝐶−𝑅     

𝛴𝑀𝑃𝐵 = 𝑀𝑃𝐵−1 + 𝑀𝑃𝐵−2 = 𝑀𝑃𝐵−𝑅  

𝑀𝑃𝐶−𝑅

𝑀𝑃𝐵−𝑅
> 1 

 

5.6.3 Cálculo de la sumatoria de momentos de las vigas en la junta. 

𝑉𝑢𝑏−1 = 𝑉𝑝 + 𝑉𝑔 𝑉𝑢𝑏−1 = 132.892 𝑘𝑖𝑝𝑠                                          

𝑉𝑢𝑏−2 = 𝑉𝑝 − 𝑉𝑔 𝑉𝑢𝑏−2 = 108.790 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑀𝑝𝑟−1 = 𝑀𝑝𝑟 𝑀𝑝𝑟−1 = 12650 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛 

𝑀𝑝𝑟−2 = 𝑀𝑝𝑟 𝑀𝑝𝑟−2 = 12650 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛 

𝑀𝑝𝑏−1 = 𝑀𝑝𝑟−1 + 𝑉𝑢𝑏−1(𝑆ℎ + 0.5𝑑𝑐)  

𝑀𝑝𝑏−1 = 15687.453 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛    
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𝑀𝑝𝑏−2 = 𝑀𝑝𝑟−2 + 𝑉𝑢𝑏−2(𝑆ℎ + 0.5𝑑𝑐)  

𝑀𝑝𝑏−2 = 15136.574 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

𝑀𝑝𝑏−𝑅 = 𝑀𝑝𝑏−1 + 𝑀𝑝𝑏−2  

𝑀𝑝𝑏−𝑅 = 30824.027 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

5.6.4 Cálculo de la sumatoria de momentos en la junta de la columna.  

𝑃𝑢𝑐−1 = 295.607 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝑢𝑐−2 = 286.971 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑀𝑝𝑐−1 = 𝑍𝑥𝑐 (𝐹𝑦𝑐 −
𝑃𝑢𝑐−1

𝐴𝑐
) = 17614.560 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛       

𝑀𝑝𝑐−2 = 𝑍𝑥𝑐 (𝐹𝑦𝑐 −
𝑃𝑢𝑐−2

𝐴𝑐
) = 17663.799 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

𝑀𝑝𝑐−𝑅 = 𝑀𝑝𝑐−1 + 𝑀𝑝𝑐−2 = 35278.359 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

5.6.4.1 Evaluación de la relación de momentos: 

𝑀𝑝𝑐−𝑅

𝑀𝑝𝑏−𝑅
= 1.145 > 1 "𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑒" 

5.6.5 Chequeo de la zona de panel. 

La resistencia requerida en la zona del panel se determina a través de la suma de 

las fuerzas que se producen debido a los momentos máximos probables de las 

vigas, ubicados en la cara de la columna, menos el corte máximo esperado que 

actúa en la misma. 
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5.6.6 Demanda en la zona del panel: 

a) En primer lugar, se determinan los momentos máximos esperados de las 

vigas en la cara de la columna, a fin de obtener las fuerzas resultantes 

concentradas sobre la misma: 

𝑀𝑓−1 = 𝑀𝑝𝑟−1 + 𝑉𝑢𝑏−1 𝑆ℎ = 14687.441 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

 

𝐹𝑓𝑢−1 =
𝑀𝑓−1

(𝑑𝑏 − 𝑡𝑏𝑓)
= 631.990 𝑘𝑖𝑝𝑠 

  

𝑀𝑓−2 = 𝑀𝑝𝑟−2 + 𝑉𝑢𝑏−2 𝑆ℎ = 14317.927 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

𝐹𝑓𝑢−2 =
𝑀𝑓−2

(𝑑𝑏 − 𝑡𝑏𝑓)
= 616.090 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

b) En segundo lugar, se determina el corte último que actúa en la columna 

considerando el menor valor entre los momentos resistentes de las mismas 

y los momentos máximos probables que puedan transferir las vigas. En 

general se tiene: 

 

𝐿 = 151.575 𝑖𝑛 Longitud de la columna.  

 

𝐿𝑣 = 𝐿 − 𝑑𝑏 𝐿𝑣 = 127.655 𝑖𝑛 

 

𝑉𝑢𝑐−𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 =
𝑀𝑝𝑏−𝑅

𝐿
= 203.359 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑀𝑝𝑐−1 = 17614.560 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  

 

2
𝑀𝑝𝑐−1

𝐿𝑣
= 275.97 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑉𝑢𝑐−1 = 𝑚í𝑛 (2
𝑀𝑝𝑐−1

𝐿𝑣
, 𝑉𝑢𝑐−𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠) 𝑉𝑢𝑐−1 = 203.359 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

𝑀𝑝𝑐−2 = 17663.799 𝑘𝑖𝑝. 𝑖𝑛  
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2
𝑀𝑝𝑐−2

𝐿𝑣
= 276.74 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑉𝑢𝑐−2 = 𝑚í𝑛 (2
𝑀𝑝𝑐−2

𝐿𝑣
, 𝑉𝑢𝑐−𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠) 𝑉𝑢𝑐−2 = 203.359 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

𝑉𝑢𝑐 = 𝑚í𝑛(𝑉𝑢𝑐−1, 𝑉𝑢𝑐−2)  𝑉𝑢𝑐 = 203.359 𝑘𝑖𝑝𝑠 

 

𝑅𝑢 = 𝐹𝑓𝑢−1+𝐹𝑓𝑢−2 − 𝑉𝑢𝑐     𝑅𝑢 = 1047.721 𝑘𝑖𝑝𝑠 

5.6.7 Resistencia de la zona del panel: 

𝑃𝑢𝑐−1 = 295.607 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝑦𝑐 = 𝐴𝑐𝐹𝑦𝑐 𝑃𝑦𝑐 = 3385 𝑘𝑖𝑝𝑠  

𝑃𝑢𝑐−1

𝑃𝑦𝑐
= 0.087 Relación demanda/capacidad. 

𝑆𝑖 
𝑃𝑢𝑐−1

𝑃𝑦𝑐
≤ 0.40  

𝑅𝑣1 = 0.60𝐹𝑦𝑐𝑑𝑐𝑡𝑤𝑐 𝑅𝑣1 = 580.178 𝑘𝑖𝑝𝑠 

𝑅𝑉 = 580.178 𝑘𝑖𝑝𝑠  

Revisión de la relación demanda/capacidad: 

𝜙 = 1 Factor de minoración  

𝑅𝑢

𝜙𝑅𝑉
= 1.801   Requiere Refuerzo 

Demanda requerida para planchas adosadas al alma: Se define obteniendo la 

diferencia entre la demanda por corte y la resistencia de la zona del panel. 

𝑅𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄 = 𝑅𝑢 − (𝜙𝑅𝑉) 𝑅𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄 = 464.544 𝑘𝑖𝑝𝑠 

Espesor requerido de planchas adosadas al alma: 

𝑆𝑖 
𝑃𝑢𝑐−1

𝑃𝑦𝑐
≤ 0.40 
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𝑡𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄1 =
𝑅𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄

0.60 𝐹𝑦𝑐 𝑑𝑐
 𝑡𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄1 = 1.03 𝑖𝑛 

𝑡𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄 = 1.03 𝑖𝑛  

𝑡𝑝𝑅𝐸𝑄 =
𝑡𝑑𝑝𝑅𝐸𝑄

2
 𝑡𝑝𝑅𝐸𝑄 = 0.514 𝑖𝑛 Espesor requerido de cada plancha de refuerzo 

soldada en el alma 

5.6.8 Disposición de planchas adosadas al alma: 

𝑡𝑝−𝑝𝑟𝑜 =
5

8
 𝑖𝑛 

𝑡𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 𝑡𝑤𝑐 + 2𝑡𝑝−𝑝𝑟𝑜   𝑡𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 2
1

2
 𝑖𝑛 

𝑡𝑚í𝑛 =
𝑑𝑐−2𝑡𝑓𝑐+𝑑𝑏−2𝑡𝑏𝑓

90
  𝑡𝑚í𝑛 = 0.372 𝑖𝑛 “cumple” 

5.6.9 Planchas de continuidad. 

Espesor mínimo de la columna para no colocar planchas de continuidad: 

𝑡𝑓𝑐 ≥ 0.40 √1.8 𝑏𝑓𝑏 𝑡𝑓𝑏 
𝑅𝑦𝑏𝐹𝑦𝑏

𝑅𝑦𝑐𝐹𝑦𝑐
                  𝑡𝑓𝑐 = 1.327 in 

𝑡𝑓𝑐 ≥
𝑏𝑓𝑏

6
 𝑡𝑓𝑐 ≥ 1.498 𝑖𝑛      𝑡𝑓𝑐−𝑟𝑒𝑞 = 1.498 𝑖𝑛 

𝑡𝑓𝑐 = 2.07 𝑖𝑛 Espesor del ala de la columna 

Si 𝑡𝑓𝑐 > 𝑡𝑓𝑐−𝑟𝑒𝑞 No necesita Planchas de Continuidad 
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5.7 Conexión a corte de viga secundaria a viga principal.  
 

Vigas Secundarias W14X38                                        

𝑑𝑠 = 358.14 𝑚𝑚 

𝑏𝑓𝑠 = 171.96 𝑚𝑚 

𝐹𝑦𝑠 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

𝑡𝑓𝑠 = 13 𝑚𝑚 

𝑡𝑤𝑠 = 7.87 𝑚𝑚 

Viga Principal W24X76 

𝑑𝑠 = 607.57 𝑚𝑚  

𝑏𝑓 = 228.35 𝑚𝑚 

𝐹𝑢𝑠 = 4570 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

𝑡𝑓 = 17.28 𝑚𝑚               

Planchas y pernos de conexión.  

𝑛𝑏 = 3                                                𝑆𝑣 = 80 𝑚𝑚                                       𝐿𝑝 = 328 𝑚𝑚 

𝑑𝑏 = 23.81 𝑚𝑚                              𝐿𝑒𝑠 = 30 𝑚𝑚                                       𝑡𝑝 = 8 𝑚𝑚 

𝑑𝑏 = 22.22 𝑚𝑚                              𝐿𝑒ℎ = 30 𝑚𝑚                                        𝑒 = 10 𝑚𝑚 

𝑑𝑎 = 23.81 𝑚𝑚                              𝐿𝑒𝑣 = 30 𝑚𝑚                                   𝐶𝑙𝑖𝑝 = 30 𝑚𝑚 

 

Acero de la Plancha: ASTM - A992 50 

𝐹𝑦𝑝 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  

𝐹𝑢𝑝 = 4570 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  

 

Tipos de pernos:    A 325 (SR) 

𝐹𝑣 = 4780 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

𝑡𝑤 = 11.18 𝑚𝑚 
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5.7.1 Soldadura de la conexión: Tipo de Electrodo: E70xx  

𝐹𝐸𝑋𝑋 = 4920 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  

𝐷𝑤𝑥 = 5 𝑚𝑚  

𝐷𝑤𝑦 = 5 𝑚𝑚  

𝐿𝑤𝑥 = 0.5(𝑏𝑓𝑚 − 𝑡𝑤𝑚) − 𝑐𝑙𝑖𝑝         𝐿𝑤𝑥 = 78.585 𝑚𝑚 

 

𝐿𝑤𝑦 = 𝑑𝑚 − 2 𝐶𝑙𝑖𝑝 − 2𝑡𝑓𝑚   

𝐿𝑤𝑦 = 607.57 𝑚𝑚 − 2(30 𝑚𝑚) − 2(17.27 mm)                 𝐿𝑤𝑦 = 513 .024 𝑚𝑚 

 

5.7.2 Centro de gravedad del grupo de soldadura: 

 

𝑋𝑐𝑤𝑔 =
2 𝐿𝑤𝑥 𝐷𝑤𝑥 (𝐶𝑙𝑖𝑝+

𝐿𝑤𝑥
2

) 

2 𝐿𝑤𝑥 𝐷𝑤𝑥+𝐷𝑤𝑦 𝐿𝑤𝑦
   

 

𝑋𝑐𝑤𝑔 =
2((78.59 𝑚𝑚)(5 𝑚𝑚)(30 𝑚𝑚+

78.56 𝑚𝑚

2
) 

2(78.59 𝑚𝑚)(5 𝑚𝑚)+(5 𝑚𝑚)(513.02 𝑚𝑚)
   

 

𝑋𝑐𝑤𝑔 = 16.25 𝑚𝑚       

                                 

𝑌𝑐𝑤𝑔 =
(𝑑𝑚−2 𝑡𝑓𝑚)

2
   

 

𝑌𝑐𝑤𝑔 =
(607.57 𝑚𝑚 − 2(17.27 𝑚𝑚))

2
 

 

 𝑌𝑐𝑤𝑔 = 286.51 𝑚𝑚 

 

Fuerza de corte mayorada: 𝑽𝒖 = 𝟏𝟑𝟐𝟔𝟒. 𝟐𝟗 𝒌𝒈 

𝐿𝑤𝑥 = 0.5(607.57 𝑚𝑚 − 11.18 𝑚𝑚) − 30 𝑚𝑚                   𝐿𝑤𝑥 = 78.585 𝑚𝑚            
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5.7.3 Diseño de los pernos. 

Excentricidad de la carga:           𝑋𝑐𝑤𝑔 = 16.25 𝑚𝑚  

𝑎 = 0.5(𝑏𝑓𝑚 − 𝑡𝑤𝑚) + 𝑒 + 𝐿𝑒𝑠 − 𝑋𝑐𝑤𝑔  

𝑎 = 0.5(228.35 𝑚𝑚 − 11.18 𝑚𝑚) + 10 𝑚𝑚 + 30 𝑚𝑚 − 16.250 mm 

 𝑎 = 132.35 𝑚𝑚 

Fuerza de corte sobre el perno más solicitado:  

𝑌1 = 80 𝑚𝑚  

𝐼𝑝 = 2 𝑌1
2   

  𝐼𝑝 = 2(80 𝑚𝑚)2              𝐼𝑝 = 128 𝑐𝑚2 

𝑃′
𝑥 =

𝑉𝑢 𝑎 𝑌1 

𝐼𝑝
  

𝑃𝑥
, =

13264. 29 𝑘𝑔)(
132.34

10
𝑚𝑚)(

80

10
𝑚𝑚) 

128 𝑐𝑚
                       𝑃′𝑥 = 10970.80 𝑘𝑔𝑓      

𝑃′
𝑦 =

𝑉𝑢

𝑛𝑏
                    

𝑃𝑦
, =

13264.29 𝑘𝑔

3
                   𝑃′𝑦 = 4421.43 𝑘𝑔𝑓 

𝑃′ = √𝑃𝑥
,   2 + 𝑃𝑥

,   2  

𝑃, = √(10970.819)2 + (4421.43 𝑘𝑔𝑓)2                   𝑃′ = 11,828.26𝑘𝑔 

5.7.3.1 Resistencia al corte de un perno según AISC 360-10, Cap. J, Sec J3.6.  

𝜙 = 0.75  

 

𝐴𝑏 =
𝜋 𝑑𝑏

2

4
                                  𝐴𝑏 =

𝜋 (
22.22 𝑚𝑚

10
 )^2

4
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𝐴𝑏 = 3.88 𝑐𝑚2 

 

𝜙 𝑅𝑛 = 𝜙 𝐹𝑣𝐴𝑏                        𝜙 𝑅𝑛 = 0.75(478
𝑘𝑔

𝑐𝑚2)(3.878 𝑐𝑚2) 

 

𝜙 𝑅𝑛 = 13,901.676𝑘𝑔𝑓 

 

5.7.3.2 Resistencia al aplastamiento de un perno según AISC 360-10, Cap. J, 

Sec J3.6.  

 

5.7.3.3 Resistencia al aplastamiento de un perno sobre la plancha:  

 

𝜙 𝑟𝑛1 = 𝜙 2.4 𝑑𝑏  𝑡𝑝𝐹𝑢𝑝  

 

𝜙 𝑟𝑛1 = 0.75( 2.4(
22.22

10
𝑚𝑚)(

8

10
𝑚𝑚)(4570

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
) 

 

5.7.3.4 Resistencia al aplastamiento de un perno sobre el alma de la viga:  

 

𝜙 𝑟𝑛2 = 𝜙 2.4 𝑑𝑏  𝑡𝑤𝑠𝐹𝑢𝑠 

 

𝜙 𝑟𝑛2 = 𝜙 (2.4(
22.22

10
𝑚𝑚)(

7.84

10
𝑚𝑚)(4570

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
) 

 

                                            ↔  𝜙 𝑟𝑛 𝑚í𝑛   

                           

𝜙 𝑟𝑛 𝑚í𝑛 > 𝑃′  

 

5.7.4 Espesor límite de la plancha: 

 

Espesor mínimo para prevenir el pandeo local de la plancha en flexión: 

𝑡𝑝 𝑚í𝑛 = 𝑚á𝑥 (
𝐿𝑝

64
, 6 𝑚𝑚)  

𝜙 𝑟𝑛1 = 14622.538 𝑘𝑔𝑓 

𝜙 𝑟𝑛2 = 14,392.233 𝑘𝑔𝑓 
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𝐿𝑝

64
=

328 𝑚𝑚

64
= 5.13 𝑚𝑚 

 

𝑡𝑝 𝑚í𝑛 = 6 𝑚𝑚 

 

5.7.5 Espesor máximo de la plancha para garantizar la ductilidad rotacional en la 

conexión: 

𝑡𝑝 𝑚á𝑥 = 𝑚á𝑥 (
𝑑𝑏

2
+

25.4

16
,  𝑡𝑝 𝑚í𝑛) 

 

𝑡𝑝 𝑚á𝑥 = (
22.22 𝑚𝑚

2
+

25.4

16
)                          𝑡𝑝 𝑚á𝑥 = 12.70 

 

Cedencia por corte de la plancha, según AISC 360-10, Cap J, Sec J4.2b:  

 𝐴𝑔 = 𝑡𝑝𝐿𝑝                 

 

𝐴𝑔 = (
8 mm

10
)(

328 mm

10
)    ↔     𝐴𝑔 = 26.24 𝑐𝑚2 

                            

𝜙 = 1  

𝜙 𝑅𝑛 = 𝜙 0.60 𝐹𝑦𝑝𝐴𝑔   

𝜙 𝑅𝑛 = (1)(0.60(3515
kg

cm2)(26.24 cm2)j   ↔  𝑅𝑛 = 55,340.16 𝑘𝑔 

 

Ruptura por corte de la plancha, según AISC 360-10, Cap J, Sec J4.2b:  

𝜙 = 0.75  

𝐴𝑛𝑣 = 𝑡𝑝(𝐿𝑝 − 𝑑𝑎𝑛𝑏)   

 

𝐴𝑛𝑣 =
8

10
 𝑚𝑚 (

328

10
𝑚𝑚 −

23.81

10
𝑚𝑚)(3))   ↔    𝐴𝑛𝑣 = 20.53 𝑐𝑚2 

 

𝜙 𝑅𝑛 = 𝜙 0.60 𝐹𝑢𝑝𝐴𝑛𝑣  
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𝜙 𝑅𝑛 = 0.75(0.60 (4570
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
) (20.53 𝑐𝑚2)     ↔   𝜙 𝑅𝑛 = 42,210.90 𝑘𝑔𝑓 

 

Bloque de corte de la plancha, según AISC 360-10, Cap J, Sec J4.2b: 

𝜙 = 0.75  

𝐴𝑔𝑣 = 𝑡𝑝(𝐿𝑝 − 𝐿𝑒𝑣)           ↔         𝐴𝑔𝑣 = 8 𝑚𝑚(328 𝑚𝑚 − 30 𝑚𝑚)  

𝐴𝑔𝑣 = 23.84 𝑐𝑚2 

𝐴𝑛𝑣 = 𝑡𝑝[(𝐿𝑝 − 𝐿𝑒𝑣) − 𝑑𝑎(𝑛𝑏 − 0.5)]  

 

𝐴𝑛𝑣 =
8 𝑚𝑚[(328 𝑚𝑚 − 30 𝑚𝑚) − 23.81 𝑚𝑚(3 − 0.5)]

100
        ↔      𝐴𝑛𝑣 = 19.08 𝑐𝑚2 

𝐴𝑛𝑡 = 𝑡𝑝 (𝐿𝑒ℎ −
𝑑𝑎

2
) 

𝐴𝑛𝑡 =
8 𝑚𝑚 (30𝑚𝑚 −

23.81 𝑚𝑚
2 )

100
     ↔        𝐴𝑛𝑡 = 1.45 𝑐𝑚2 

 

𝜙 𝑅𝑛1 = 𝜙 0.60 𝐹𝑢𝑝𝐴𝑛𝑣 + 𝜙 𝐹𝑢𝑝 𝐴𝑛𝑡  

𝜙 𝑅𝑛1 = 0.75(0.60(4570
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
)(19.08 𝑐𝑚2) + 0.75(4570

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
)(1.49𝑐𝑚2) 

𝜙 𝑅𝑛1 = 44,195.56  𝑘𝑔𝑓 

 

𝜙 𝑅𝑛2 = 𝜙 0.60 𝐹𝑦𝑝𝐴𝑔𝑣 + 𝜙 𝐹𝑢𝑝 𝐴𝑛𝑡  

𝜙 𝑅𝑛1 =  0.75(0.60(3515
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
)(23.84 𝑐𝑚2) + 0.75(4570

𝑘𝑔

𝑐𝑚2
)(1.49𝑐𝑚2) 

𝜙 𝑅𝑛2 = 42,670.57 𝑘𝑔𝑓 

 

𝜙 𝑅𝑛 𝑚í𝑛 = 𝟒𝟐, 𝟔𝟕𝟎. 𝟓𝟕 𝒌𝒈𝒇  
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5.7.5 Resistencia a la flexión de la porción extendida de la plancha de conexión: 

Resistencia requerida a la flexión:  

 

𝑒𝑝 = 𝑎 = 132.335 𝑚𝑚  

 

𝑀𝑢 = (𝑉𝑢 )(𝑒𝑝)  

 

𝑀𝑢 =
(13,264.29 𝑘𝑔)(132.335 𝑚𝑚)

10
     ↔      𝑀𝑢 = 175,532.88 𝑘𝑔𝑓. 𝑐𝑚   

5.7.5.1 Cedencia por flexión de la plancha:  

Esfuerzo critico de flexión en presencia del esfuerzo cortante, Fv:  

𝐹𝑣 =
𝑉𝑢 

𝐴𝑔
 

 

𝐹𝑣 =  
13,264.29 𝑘𝑔 

26.24 𝑐𝑚2
    ↔      𝐹𝑣 = 505.50 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2              

𝜙 = 0.90  

𝜙 𝐹𝑐𝑟 = √(𝜙 𝐹𝑦𝑝)
2

− 3(𝐹𝑣)2  

𝜙 𝐹𝑐𝑟 = √(0.9(3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚2)2 − 3(505.5 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2)2 

 

𝜙 𝐹𝑐𝑟 = 3039.93 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

 

5.7.5.2 Resistencia a la flexión:  

 

𝑆𝑝 =
𝑡𝑝 𝐿𝑝

2

6
 

𝑆𝑝 =  

(8 𝑚𝑚)(328 𝑚𝑚)2

6
1000

           𝑆𝑝 =    143.45 𝑐𝑚3              

 

𝜙 𝑀𝑛 = 𝜙 𝐹𝑐𝑟 𝑆𝑝   
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𝜙 𝑀𝑛 = (3,039.93
𝑘𝑔𝑓

𝑐𝑚2
)(143.45 𝑐𝑚3) 

𝜙 𝑀𝑛 = 436,063.078 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 

𝜙 𝑀𝑛 > 𝑀𝑢  

 

5.7.5.3 Rotura por flexión de la plancha:  

 

𝑆𝑛𝑒𝑡 =
𝑡𝑝

6
[𝐿𝑝

2 −
𝑆𝑣

2 𝑛𝑏 (𝑛𝑏
2 − 1) 𝑑𝑎 

𝐿𝑝
] 

 

𝑆𝑛𝑒𝑡 =
(

8 𝑚𝑚
6 [(328 𝑚𝑚)2 −

(80 𝑚𝑚)2(3)( (32 − 1) 23.81𝑚𝑚 
328 𝑚𝑚 ])

1000
 

 

 𝑆𝑛𝑒𝑡 = 128.58 𝑐𝑚2   

 

𝜙 = 0.75  

𝜙 𝑀𝑛 = 𝜙 𝐹𝑢𝑝 𝑆𝑛𝑒𝑡   

𝜙 𝑀𝑛 = 0.75(128.58 𝑐𝑚3(4570
𝑘𝑔

𝑐𝑚2
)  

𝜙 𝑀𝑛 = 440,703.16 𝑘𝑔𝑓. 𝑐𝑚                  𝜙 𝑀𝑛 > 𝑀𝑢       𝑜𝑘!  

 

5.7.6 Diseño de la soldadura. 

 

5.7.6.1 Propiedades de la Soldadura 

 

𝑟𝑖 = √(𝑥𝑖)2 + (𝑦𝑖)2                                𝐹𝑥 =
𝑀𝑢 𝑦𝑖

𝐼𝑝
 

 

  𝐴𝑖 =
√2

2
 𝐷𝑖𝐿𝑤𝑖                                        𝐹𝑦 =

𝑉𝑢

𝐴𝑤
+  

𝑀𝑢 𝑥𝑖

𝐼𝑝
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𝐼𝑝𝑖 = 𝐴𝑖  (
𝐿𝑤𝑖

2

12
+ 𝑟𝑖)                                 𝐹 = √(𝐹𝑥)2 + (𝐹𝑦)

2
 

 

𝐷𝑤𝑥 = 5 𝑚𝑚 

 

𝐷𝑤𝑦 = 5 𝑚𝑚 

 

𝐿𝑤𝑥 = 78.58𝑚𝑚 

𝐿𝑤𝑦 = 513.024𝑚𝑚 

 

 

 

 

 

      

      

pos xi (mm) yi (mm) r (mm) Aw (mm2) Ip 

1 47.1 -286.89 290.730601 191.0072193 1619.12058 

2 -9.9 0 9.9 1816.48661 4013.61812 

3 47.1 286.89 290.730601 191.0072193 1619.12058 

suma     591.361202 2198.501049 7251.85928 

 

𝑀𝑢 = 175,532.88 𝑘𝑔𝑓. 𝑐𝑚                   𝑉𝑢 = 13264.29 𝑘𝑔𝑓 

𝐹𝐴 = √(598.833137)2 + (758.0564353)2       ↔       𝐹𝐴 = 966.049008 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

𝐹𝐴 = √(536.213338)2 + 535.1704112             ↔       𝐹𝐴 = 757.583073 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

 

𝑟1 = √(47.1)2 + (−286.89)2      ↔       𝑟1

= 290.0072193 𝑚𝑚 

𝑟2 = √(−9.9)2 + (0)2      ↔       𝑟2 = 9.9 𝑚𝑚 

𝑟1 = √(47.1)2 + (286.89)2      ↔       𝑟1

= 290.0072193 𝑚𝑚 
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pos xj (mm) Yj (mm) Fx (kgf/cm2) Fy (kgf/cm2) F (kgf/cm2) 

A 74.125 286.89 598.833137 758.0564353 966.049008 

B -9.9 256.89 536.213338 535.170411 757.583073 

 

Esfuerzo máximo de la soladura: 𝐹 = 966.04 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

Resistencia de la soldadura: 𝐹𝐸𝑋𝑋 = 4920 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

𝜙 𝐹𝑤 = 2214 𝑘𝑔𝑓/𝑐𝑚2 

Comprobación de Resultado 𝜙 𝐹𝑤 > 𝐹  

Por lo tanto, la soldadura es adecuada ante las solicitaciones de carga 

correspondiente. 
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5.8 Diseño de clavador de techo 
 

 

 

 

 

 

 

 

𝐿𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑖𝑒𝑚𝑏𝑟𝑜 = 6 .00 𝑚 

𝑠𝑒𝑝𝑎𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 = 0.99 𝑚 

 

GEOMETRIA DEL TECHO 

PENDIENTE EN GRADOS 𝐒𝐈𝐍 𝜽 𝐂𝐎𝐒 𝜽 

7% 4° 0.0697 0.9976 

 

 

5.8.1 PROPIEDADES GEOMETRICAS Y PESO 

𝐴 = 1.188 𝑖𝑛2    →    7.66 𝑐𝑚2                  𝑆𝑥 = 1.815 𝑖𝑛3    →    29.7 𝑐𝑚3     

𝐼𝑥 = 4.537 𝑖𝑛4    →    189.9 𝑐𝑚4              𝑆𝑦 = 0.421 𝑖𝑛3    →    6.9 𝑐𝑚3 

𝑃𝑒𝑠𝑜 = 0.785𝑥7.66 = 6.01 𝑘𝑔/𝑚 
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5.8.1.1 Cargas 

 

  

5.8.2 Diseño 

𝑊𝑐𝑚 = 53.01𝑥0.99 

 

  

   

 

 

  

 

 

 

CARGAS MUERTAS  

Peso de cubierta de techo   𝒄𝒂𝒍𝒊𝒃𝒓𝒆 𝟐𝟔 5.6 𝑘𝑔 𝑚2⁄  

Acciones electromecánicas 30 𝑚 

Cielo falso 12.50 𝑘𝑔 𝑚2⁄  

Lámparas y accesorios 5 𝑘𝑔 𝑚2⁄  

cm 53.10 𝒌𝒈 𝒎𝟐⁄  

CARGAS VIVA  

Distribuida = 10 𝑘𝑔 𝑚2⁄  

Puntual = 100 𝑘𝑔 

CARGA POR VIENTO             𝑷𝒛 = -88.84 𝑘𝑔 𝑚2⁄  

𝑊𝑐𝑚 = 53.10
𝑘𝑔

𝑚
 

Peso propio= 6.01
𝑘𝑔

𝑚
 

𝑊𝑐𝑚 = 53.10
𝑘𝑔

𝑚
+ 6.01

𝑘𝑔

𝑚
 

𝑊𝑐𝑚 = 59.11 𝑘𝑔/𝑚 

𝑊𝑐𝑣 = 10
𝑘𝑔

𝑚2
 𝑥 1 𝑚 

𝑊𝑐𝑣 = 10.00 𝑘𝑔/𝑚 
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5.8.2.1 Componentes en X & Y 

Carga muerta                                 Carga Viva 

                                                           

   

  

  

    

  

Carga por viento 

 

 

   

5.8.2.2 Combinaciones de cargas 

 

6.8.2.3 Fuerzas internas Máximas 

 

 

 

COMB1 COMB2 COMB3 

1.2CM+1.6CV 1.2CM+CV+1.6PZ 0.9CM+1.6PZ 

86.72 -61.06 -88.73 

6.06 5.64 3.71 

 99.76  

 9.67  

𝑤𝑦 = 𝑤 cos 𝜃 

𝑤𝑥 = 𝑤 sin 𝜃 

𝑤𝑦 = 𝑤 cos 𝜃 

𝑤𝑥 = 𝑤 sen 𝜃 

𝑤𝑦 = (59.11𝑘𝑔/𝑚) (cos(4)) 

𝑤𝑦 = 𝟓𝟖. 𝟗𝟕 𝒌𝒈/𝒎 

𝑤𝑥 = (59.11𝑘𝑔/𝑚) (sen(4)) 

𝑤𝑥 = 𝟒. 𝟏𝟐 𝒌𝒈/𝒎 

𝑤𝑥 = (10𝑘𝑔/𝑚) (sen(4)) 

𝑤𝑦 = (10𝑘𝑔/𝑚) (cos(4)) 

𝑤𝑦 = 𝟗. 𝟗𝟖 𝒌𝒈/𝒎 

𝑤𝑥 = 𝟎. 𝟕𝟎 𝒌𝒈/𝒎 

𝑃𝑦 = 𝑤 cos 𝜃 

𝑝𝑦 = (100 𝑘𝑔/𝑚) (cos(4)) 

𝑝𝑦 = 𝟗𝟗. 𝟕𝟔 𝒌𝒈/𝒎 

𝑝𝑥 = 𝑤 sen 𝜃 

𝑝𝑥 = (100𝑘𝑔/𝑚) (sen(4)) 

𝑝𝑥 = 𝟔. 𝟗𝟕 𝒌𝒈/𝒎 

𝑃𝑧 = 𝑊𝑧 cos 𝜃 

𝑝𝑦 = (−88.84 𝑘𝑔/𝑚) (cos(4)) 

𝑤𝑥 = −𝟖𝟖. 𝟔𝟐 𝒌𝒈/𝒎 

𝑀𝑋=  

𝑤𝑦𝐿𝑥
2

8
+  

𝑝𝑦𝐿𝑥

4
 𝑀𝑌=  

𝑤𝑥𝐿𝑦
2

8
+  

𝑝𝑥𝐿𝑌

4
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Combinación 1                                               Combinación 2       

𝑀𝑋 =  
(86.72

𝑘𝑔
𝑚

) (6 𝑚)2

8
 

𝑀𝑋 = 390.26 𝑘𝑔/𝑚                                                    𝑀𝑋 = −125.13 𝑘𝑔/𝑚  

𝑀𝑦=  

(6.06
𝑘𝑔
𝑚

) (6 𝑚)2

8
 

𝑀𝑋 = 27.27 𝑘𝑔/𝑚                                                      𝑀𝑋 = 35.84 𝑘𝑔/𝑚  

Combinación 3 

𝑀𝑋 =  
(−88.73 𝑘𝑔/𝑚)(6 𝑚)2

8
 

𝑀𝑋 = −399.26 𝑘𝑔/𝑚 

𝑀𝑋 =  
(3.71 𝑘𝑔/𝑚)(6 𝑚)2

8
 

𝑀𝑋 = 16.69 𝑘𝑔/𝑚 

5.8.2.4 Resistencia Nominal por Flexión 

𝑀𝑛 =  𝑀𝑝 =  𝐹𝑦𝑆𝑥 

𝑀𝑛 = (36 𝑘𝑠𝑖)(1.815 𝑖𝑛3) 

𝑀𝑛 = 65.34 𝑘𝑖𝑝 − 𝑖𝑛 

Resistencia a flexión  

 

  

 

𝜙𝑀𝑛 = 678.93 𝑘𝑔 − 𝑚 

Por lo tanto; El clavador es adecuado para soportar las solicitaciones de cargas a 

las que será sometido. 

𝑀𝑋=  

(61.06 𝑘𝑔/𝑚)(6 𝑚)2

8
+

(99.76 𝑘𝑔/𝑚)/(6 𝑚)2

4
 

𝑀𝑋

=  
(5.64 𝑘𝑔/𝑚)(6 𝑚)

2

8
+

(6.97 𝑘𝑔/𝑚)/(6 𝑚)
2

4
 

𝜙𝑀𝑛 =
(0.90(63.34 kip − in))

12
 

𝜙 = 0.90 
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CONCLUSIONES 

El sistema de secciones compuestas posee muchas variantes en la construcción, 

la combinación de materiales ligeros con materiales resistentes como el acero y 

el concreto  son también una alternativa empleada en la construcción, resultando 

un elemento más resistente, logrando un comportamiento que combina las 

principales propiedades del concreto (rigidez) y del acero (flexibilidad), por lo que 

este método es viable para estructura que deben soportar grandes solicitaciones 

de cargas y para edificios de gran altura [ITEA TOMO 12 Construcción Mixta].  

 

• Al emplear el análisis modelo espectral conseguimos periodos no mayores 

a 0.903 s este valor fue calculado mediante la metodología propuesta del 

ASCE 7-16 que nos permite saber el valor aproximado del periodo de la 

estructura, el cual no debe ser menor que los periodos obtenido en el 

análisis, lo que nos proporciona fiabilidad con los datos resultantes de la 

estructura. 

 

• Para las condiciones actuales de la estructura, todos los niveles exceden 

el valor máximo permitido para el estado límite de servicio en la dirección 

x, donde las distorsiones de entrepiso son mayores a 0.004 lo cual nos 

indica que la estructura no cumple los requisitos principales de seguridad, 

de acuerdo a lo estipulado en el capítulo 34 inciso c-a “revisión de los 

desplazamientos laterales”. 

 

• Se observa que las columnas compuestas de los niveles 1 a 4, están 

diseñada por secciones compuestas de concreto de 25” x 25”, con perfiles 

W 12 x 230 y refuerzo longitudinal de 8 varillas # 8, según los resultados 

obtenidos en el programa Etabs, nos brinda una relación demanda-

capacidad baja, los cual nos indica que los elementos estructurales 

presentan secciones muy grandes antes las cargas solicitadas. Los marcos 

compuestos resistentes a momentos deben de disponer de una 
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significativa capacidad de deformación inelástica, por lo cual se aplica el 

criterio de diseño “columna fuerte – viga débil” según el reglamento esta 

condición se cumple mediante el requisito 4.4a del AISC 341-16 “conexión 

viga-columna”. Las dimensiones de las secciones utilizadas en el diseño, 

fueron necesarias para cumplir dicha condición. 

 

• Es importante tener en cuenta que la conexión fue precalificada a tipo 8 es 

momento End Plate, dando como resultado una placa extrema de 10 5/8” 

x 39 6/7” x 1 1/4” y 8 pernos de 1” de diámetro ASTM 490 y un rigidizador 

de 8 1/8” x 14” x 5/8”  siguiendo la norma AISC 358 -16 (Capitulo 6) y AISC 

341-16 (Capítulo G3) las cuales permiten el diseño de unión de vigas I y 

perfiles W con columnas compuestas, (perfil embebido en concreto). 
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RECOMENDACIONES 

 

• Con la implementación del programa ETABS se permite localizar 

elementos críticos y optimizar el diseño estructural del edificio de secciones 

compuesta. Ya que le permite al ingeniero concentrarse en probar perfiles 

que mejoren la economía y el comportamiento de la estructura. 

 

• De este estudio se desprende la necesidad de realizar un trabajo en el que 

abarque la diferencia económica entre un edificio diseñado con elementos 

de concreto reforzado, elementos de acero estructural y elementos 

compuestos. 

 

• Es necesario que el RNC-07 incorpore el diseño estructural de secciones 

compuestas, (Acero Estructural – Concreto Reforzado). Ya que Nicaragua 

es un país con alta vulnerabilidad sísmica, y con este sistema constructivo 

se puede alcanzar mayor resistencia, rigidez y ductilidad. 

 

• Desde el punto de vista sísmico los marcos rígidos, su principal ventaja es 

la gran ductilidad y capacidad de disipación de energía que se puede lograr 

con este sistema. Dado que el comportamiento ante carga lateral está 

regido por las deformaciones de flexión de sus vigas y columnas, el sistema 

presenta una resistencia y rigidez a cargas laterales relativamente bajas, a 

menos que las secciones transversales de estos elementos sean 

demasiado robustas. Los edificios a base de marcos resultan en general 

considerablemente flexibles y en ellos se vuelve crítico el problema de 

mantener los desplazamientos laterales dentro de los limites prescritos por 

las normas. 

 

Como resultado del análisis estructural, se mostró que la estructura en 

estudio no cumple con los requisitos del RNC-07 para las distorsiones en 

condiciones de servicio, por lo que se recomienda lo siguiente: 
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Sabemos que nuestro Reglamento Nacional de la Construcción está 

basado en la Norma Técnica complementaria del Distrito federal del año 

2004, el cual en su apéndice A4 hace énfasis a las revisiones de 

desplazamientos laterales, menciona: 

 

“Para limitación de daños a elementos no estructurales, las diferencias entre los 

desplazamientos laterales de pisos consecutivos producidos por las fuerzas 

cortantes sísmicas de entrepiso, calculadas para las ordenadas espectrales 

reducidas según la sección anterior y multiplicadas por el factor Q’R/7 no 

excederán 0.002 veces las diferencias de elevaciones correspondientes” 

 

El RNC indica en su artículo 34 especifica: 

 

“Para limitación de daños a elementos no estructurales, las diferencias entre los 

desplazamientos laterales de pisos consecutivos, calculados como lo estipula el 

Artículo 34 inciso a), no excederán 0.002 veces las diferencias de elevaciones 

correspondientes, salvo que no haya elementos incapaces de soportar 

deformaciones apreciables, como muros de mampostería, o estos estén 

separados de la estructura principal de manera que no sufran daños por sus 

deformaciones, en tal caso, el límite en cuestión será de 0.004.”   

 

Se observa que hay una diferencia significativa entre el rango permisible de 

distorsión por servicio para un mismo criterio que no depende directamente de 

la zona sísmica sino a las características propias de los sistemas estructurales, 

por lo que el reglamento es demasiado conservador al momento de esta 

revisión, por este motivo se ha considerado no utilizar el valor de 2.5 sino un 

valor de 5 para considerar razonable la revisión del estado límite de servicio, 

resultando: 
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 Distorciones de entrepiso en Condiciones de Servicio  

 Desplazamientos de Servicio  

Nivel ℎ𝑖  (𝑐𝑚) 𝛿𝑥 (𝑐𝑚) 𝛿𝑥𝑇 (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 Δ𝑆𝑒𝑟𝑣 𝛿𝑦 (𝑐𝑚) 𝛿𝑦𝑇 (𝑐𝑚) Δ𝑥𝑇 Δ𝑆𝑒𝑟𝑣 

1 385 3.5982 4.606 0.0025 0.004 3.4049 4.358 0.0021 0.004 

2 385 2.8436 3.640 0.0035 0.004 2.7709 3.547 0.0034 0.004 

3 385 1.7989 2.303 0.0038 0.004 1.7596 2.252 0.0038 0.004 

4 385 0.6577 0.842 0.0022 0.004 0.6237 0.798 0.0021 0.004 

 

Y por lo tanto se considera que las distorsiones calculadas son aceptables. 
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ANEXO A 

PROCESO DE MODELADO Y ANÁLISIS EN ETABS 
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1. PROCESO DE MODELADO Y ANÁLISIS EN ETABS. 
 

1.1 Idealización de características preliminares del modelo a 

desarrollar 
 

Se construirá un modelo tridimensional del edificio utilizando el programa 

computacional ETABS 18.0.2 incluyendo en este todas las características 

estructurales especificadas en los planos arquitectónicos y secciones propuestas 

del edificio. El programa ETABS cuenta con propiedades que nos permite definir 

una estructura lo más cercano posible a la realidad de un edificio con la finalidad 

de analizar el comportamiento de la estructura y sus elementos. 

 

Figura A-7 Interface del programa. Fuente: ETABS. 

1.2 Definición de Geometría. 
 

Para empezar nuestro proceso de análisis y diseño es necesario definir el número 

de ejes, distancias entre ejes, número de pisos, altura de entrepisos, estos datos 

son ingresados según requerimientos arquitectónicos.  

 

En la figura A-1 se muestra la interfaz de Edit story and grid system data donde 

definimos dichos valores geométricos y espaciamientos, tanto en planta como en 

elevaciones. 
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Figura A-8 Edit story and grid system data. Fuente: ETABS 

1.3 Definición de Materiales. 
 

Para la definición de un material de utilizamos el menú Define > Materials. En la 

ventana Define Materials. 

 

Figura A-9 Define Materials. Fuente: ETABS. 
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En la ventana que se despliega han de colocarse las propiedades mecánicas 

deseadas, como por ejemplo la resistencia del material, peso unitario, masa, 

módulo de Poisson y los módulos de elasticidad, entre otros. 

 

Figura A-10 Definición de propiedades del concreto 4000 psi. Fuente: ETABS 

 

Figura A-11 Definición de propiedades del Acero A992. Fuente: ETABS. 
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En la figura A-5 se puede apreciar los valores para las propiedades de un acero 

tipo A992 grado 50 y en la figura 4 las propiedades para un concreto normal de 

resistencia 4000 Psi. 

 

1.4 Definición de Secciones. 
 

Para la definición de un material habremos de utilizar el menú Define > Sections 

Properties> Frame Sections. Como se observa en la figura A-6.  

 

 

Figura A-12 Definición de secciones. Fuente: ETABS. 
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Figura A-13 Definición de Columna compuesta. Fuente: ETABS. 

En la figura A-7 se puede observar la creación de una sección compuesta, con un 

perfil de acero de tipo ala ancha Wide Flange W 12 X 230 embebido en una 

columna de concreto reforzado de 25” X 25” con 8 barras de refuerzo longitudinal 

y concreto de 4000 psi.  

 

1.4.1 Definición de losa tipo deck. 

Establecemos el tipo de piso (Deck), ver figura A-8. 

 

Figura A-14 Deck Properties. Fuente: ETABS. 

 

En el programa se creó una losa de 5 in de espesor tipo deck. Ver figura A-9. 
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Figura A-15 Deck Properties data. Fuente: ETABS. 

En la figura se observa la losa tipo deck propuesta con sus respectivas 

propiedades tales como: el tipo de relleno, la resistencia de concreto (4000psi), el 

tipo de material deck (acero ASTM A992) con una fluencia de 50Ksi.   

  

Por último, en property data se establece la profundidad de la losa, Rib Spacing, 

Rib Width, Rib Width Bottom, entre otros valores técnicos que pueden ser 

encontrados en fichas técnicas para tipo de lámina cero propuesto.  

 

1.4.2 Definición de diafragma rígido. 

En la misma interfaz define, creamos un diafragma para cada piso, se coloca dicha 

propiedad seleccionando toda la losa de cada piso, y esta aplicada según el 

número de cada piso. 
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Figura A-16 Define Diaphragm. Fuente: ETABS. 

 

1.5 Digitación del Espectro de Diseño 
 

En el programa es necesario calcular el espectro de diseño, dicho cálculo será 

mostrado en el capítulo 4 del presente trabajo, generalmente para facilitar el 

trabajo, el cálculo se realiza en una hoja de Excel, luego se exporta en un block 

de notas y se introduce en Add New Function, pero antes de eso es necesario 

seleccionar la opción de user en choose funtion type (vea figura A-11), para definir 

un espectro según nuestros datos y no según las diferentes normas establecidas 

por el programa, esto debido que nuestro reglamento no aparece como una opción 

el cual nos permita generar nuestro espectro de forma automática.   

 

 

Figura A-17 Define Response Spectrum Fuctions. Fuente: ETABS. 
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Figura A-18 Response Spectrum Function Definition. Fuente: ETABS. 

 

Como se visualiza en la figura 12 este es la manera adecuada de generar el 

espectro de diseño dentro del programa, muestra los datos y el grafico de la 

función generada.  

 

1.6 Definición de patrones de cargas. 
 

Es necesario definir las variables de cargas gravitacionales y sísmicas tales como 

carga muerta, viva, carga viva reducida, sismo en X y sismo en Y para el cálculo 

del cortante basal estático. 
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Figura A-19 Define Load Patterns. Fuente: ETABS. 

 

1.6.1 Modificación de cargas. 

 

Para definir el coeficiente de cortante basal, el reglamento nacional presenta en 

el artículo 24 el coeficiente de diseño sismorresistente, se toma en cuenta la deriva 

según el sismo actuante, es decir si analizamos el sismo en X por el método 

estático, en el programa se seleccionará la opción únicamente en la deriva más 

excentricidad en X, y el valor del coeficiente sismo resistente en la casilla de Base 

Shear, ver figura A-14.   

 

Figura A-20 Seismic Load Pattern. Fuente: ETABS. 

1.7 Definición de casos de carga. 
 

Luego de ello se definen los Casos de Carga (Load Cases), los cuales sirven para 

agrupar los diferentes patrones de carga y especificar los que actúan y su 

comportamiento de tipo estático, dinámico y modal. 
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Figura A-21 Load case Data. Fuente: ETABS. 

 

 

Figura A-22 Modal Case Data. Fuente: ETABS. 

 

De ese modo se observa que se han creado para la edificación de 4 niveles, 12 

modos de vibración como mínimo (3 modos por cada nivel).   
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Figura A-23 Load Case Data, Sismo Dinámico en X. Fuente: ETABS. 

 

 

Figura A-24 Load Case Data, Sismo Dinámico en Y. Fuente: ETABS. 
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También se han definido los sismos, SDX y SDY, para los cuales se aplica un 

factor de 9.8067 m/s2 que es el valor de la aceleración de la gravedad y se toma 

en cuenta la combinación modal CQC, la combinación direccional SRSS y un 

amortiguamiento de 5%. De esta manera se tienen los casos de carga como se 

muestra en la figura A-19: 

 

Figura A-25 Load Case. Fuente: ETABS. 

 

1.8 Definición de la Fuente de masa. 
 

Luego se deben definir los Orígenes de las Masas (MassSource). Este parámetro 

involucra las cargas actuantes y las cargas de acuerdo a su participación según 

normativa (RNC-07). Por lo tanto, al definir este parámetro, se introducen valores 

normativos de modo que los resultados sean de acuerdo a la norma lo más 

ajustado posible según el método de análisis. 

 

 

Figura A-26 Mass Source Data. Fuente: ETABS. 
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De acuerdo a esto se especifica al programa que tome en cuenta el 100% de la 

carga muerta (Peso Propio más sobrecargas permanentes) y las cargas vivas 

reducidas de acuerdo al uso de la edificación (𝑊0 = 𝐶𝑀 + 𝐶𝑉𝑅 Definido en el Arto 

24 del RNC-07). Todas estas masas serán provenientes de las cargas asignadas 

al modelo y serán las encargadas de generar las traslaciones y rotaciones de la 

edificación. También definen la participación de las mismas en los modos de 

vibración. 

 

1.9 Combinaciones de cargas. 
 

Acto seguido, se definen las combinaciones de carga, estas son presentadas en 

el artículo 15 del reglamento nacional de la construcción y son introducidas al 

programa una por una hasta tener todas las combinaciones de servicio y diseño. 

 

 

Figura A-27 Load Combinations. Fuente: ETABS. 

 

1.10 Cargas aplicadas a la Estructura. 
 

Cada elemento ya sean nodos, vigas, columnas y losas pueden adherírseles 

cargas, por lo general en las losas es necesario agregar cargas tipo Shell Loads 

para definir lo que son cargas vivas y muertas.   
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Figura A-28 Shell Uniform Load Set Data, Losa Niveles 1-3. Fuente: ETABS. 

 

 

Figura A-29 Shell Uniform Load Set Data, Losa Nivel 4. Fuente: ETABS. 

 

1.11 Análisis chequeo de digitación. 
 

Una vez creado todo el modelo, el programa tiene una opción muy importante que 

nos permite determinar si existe alguna incongruencia al momento de introducir o 

dibujar un elemento, dentro de los errores más comunes esta: No haber unido 

adecuadamente la viga de nodo a nodo, algún elemento de área superpuesto en 

otro, así entre otros tipos de incongruencias en la digitación.   
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Figura A-30 Analyze Check Model. Fuente: ETABS. 

1.11.1 Ajuste de chequeo. 

 

Figura A-31 Check Model. Fuente: ETABS. 

Para el cheque del modelo se selecciona todas las casillas, le que es uniones de 

vigas, traslape en elementos de áreas, cargas en todos los pisos, en general todas 
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las casillas a excepción de ajuste (fix), con el sentido de ver en qué parte se 

encuentran los errores digitados.   

 

 

Figura A-32 Warning. Fuente: ETABS. 

 

Una vez finalizado el chequeo el programa nos indicara que elementos deben ser 

corregidos, vea figura A-26, no tenemos elementos que corregir ya que todo se 

encuentra debidamente digitado.   

 

1.12 Verificación de los desplazamientos de la estructura. 
 

Para verificar las derivas en X y Y podemos irnos a la pestaña de Display, luego 

a story response plot y al final veremos la casilla de formato como aparece en la 

figura, el cual nos muestra un gráfico del comportamiento y la tabla de los 

desplazamientos véase la figura A-27.  
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Figura A-33 Maximum Story Displacement. Fuente: ETABS. 

 

1.12.1 Desplazamientos de la estructura. 

1.12.1.1 Sismo dinámico en Dirección X. 

 

 

Figura A-34 Desplazamientos debido al Sismo dinámico en dirección X. 
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1.12.1.2 Sismo dinámico en Dirección Y. 

 

Figura A-35 Desplazamientos debido al Sismo dinámico en dirección Y. 

En la tabla de la figura A-28 y figura A-29 se puede encontrar la información de 

los desplazamientos por piso, el cual nos permitirá conocer el límite de servicio y 

colapso. 

 

1.13 Fuerza cortante por piso. 
 

1.13.1 Sismo estático en dirección X. 

 

 

Figura A-36 Story Shears, Sismo estático en X. 
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1.13.2 Sismo dinámico en dirección Y. 

 

 

Figura A-37 Story Shears, Sismo dinámico en X. 
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ANEXO B 

TABLAS Y FIGURAS CONSULTADAS 
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Tabla B-1 Cargas vivas unitarias mínimas en kg/m2 (Tabla 1 RNC-07) 

 

Observaciones  
 
(1). Para elementos con área tributaria, A, mayor de 36 m², CV podrá reducirse, 

tomándola igual a 100 + 420/»A. Cuando sea más desfavorable se considerará en lugar 

de CV una carga de 500 kg aplicada sobre un área de 50 x 50 cm en la posición más 

crítica. 

(2). Para elementos con área tributaria, A, mayor de 36 m², CV podrá reducirse, 

tomándola igual a 180 + 420/»A. Cuando sea más desfavorable se considerará en lugar 
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de CV una carga de 1000 kg aplicada sobre un área de 50 x 50 cm en la posición más 

crítica. 

(3). Para el diseño de pretiles de cubiertas, azoteas y barandales para escaleras, rampas, 

pasillos y balcones, se tomará en cuenta lo estipulado en el inciso b) de este artículo. 

(4). La carga unitaria CV, deberá especificarse en los planos estructurales y en placas 

metálicas colocadas en lugares fácilmente visibles de la edificación. 

(5). Las cargas vivas especificadas para cubiertas y azoteas no incluyen las cargas 

producidas por recipientes de agua y anuncios, ni las que se deben a equipos u objetos 

pesados que puedan apoyarse o colgarse. Estas cargas deben preverse por separado y 

especificarse en los planos estructurales. Adicionalmente los elementos de las cubiertas 

y azoteas deberán revisarse con una carga concentrada de 100 kg aplicada en la posición 

más crítica. 

(6). Más una carga concentrada de 1500 kg en el lugar más desfavorable del miembro 

estructural de que se trate. 

 

Tabla B-2 Distorsiones máximas permisibles para el estado limite de 

colapso (Tabla 4 RNC-07) 
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Tabla B-3 Cubierta de techo, incluye material de fijación (Tabla 1A RNC-07) 

 

 

Tabla B-4 Cielos rasos (Tabla 2A RNC-07) 

 

 

Tabla B-5 Cubiertas de piso (Tabla 3A RNC-07) 
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Tabla B-6 Materiales almacenables (Tabla 5A RNC-07) 
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Tabla B-7 Factores de comportamiento sísmico Q (Tabla 1B RNC-07) 

 

 

 

Figura B-1 Espectro de diseño para Nicaragua (Figura 3 RNC-07). 
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Figura B-2 Mapa de Isoaceleraciones (Anexo C RNC-07). 

 

Tabla 12.8-1 Coeficientes para límite superior en el cálculo de periodo 
según Norma ASCE 7-16. 
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Tabla 12.8-1 Valores aproximación para parámetros de periodo según 
ASCE 7-16. 

 
 
 

 

Figura B-3 Zonificación sísmica de Nicaragua. 

 



xxix 
 

 

FIGURA B-4 VISTA EN PLANTA NIVELES 1-3 
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FIGURA B-5 VISTA EN PLANTA NIVEL 4 
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FIGURA B-6 ELEVACION ESTRUCTURAL EJE C. 
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TABLA 1-1 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W) 
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TABLA 1-1 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W) 
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Propiedades del Steel Deck. 
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TABLA 3-2 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W) 
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 TABLA B4.1b AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W) 
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FIGURA 3-3 DEL MANUAL AISC 
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TABLA 3-19 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W)  
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TABLA 3-19 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W)  
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TABLA 3-20 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (PERFIL W) 
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TABLA 3-21 AISC MANUAL EDICIÓN 2014 (𝝓 CONECTOR DE CORTE) 
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 TABLA J3.3 DIAMETROS NOMINAL DE AGUJEROS 
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