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RESUMEN 

En  la realización de toda obra civil se requiere seguir una serie de procesos que van desde el 

diseño  del  proyecto  hasta  su  presupuesto  y  ejecución.  Desde  la  perspectiva  del  diseño 

estructural, es necesario seguir un conjunto de  lineamientos y parámetros para su desarrollo, 

de manera  que  resulte  satisfactorio  para  el  propietario  y  que  cumpla  con  los  requisitos  de 

seguridad,  economía  y  estética.  Tales  lineamientos  y  parámetros  a  tomar  en  cuenta  en  el 

diseño  estructural,  se  deben  fundamentar  en  procedimientos  establecidos  en  normativas 

locales  y  especificaciones  actualizadas  para  lograr  con  sus  objetivos;  en  este  sentido  las 

estructuras  de  techo  se  encuentran  en  un  segundo  plano,  ya  que  en  el  ámbito  local  no  se 

cuenta con la reglamentación y cantidad de información necesaria para definir esos parámetros 

a  seguir en un diseño de este  tipo de estructura. En  la práctica  común,  si no  se  cuenta  con 

suficiente información acerca del diseño estructural de estructuras de techo, el encargado de la 

construcción asume ciertos detalles y procede muchas veces con  la experiencia empírica para 

completar  la  información  faltante, ya que por  la  falta de  tiempo o conocimiento del  tema se 

hace muy  difícil  completar  adecuadamente  el  diseño.  Esta  práctica  genera  como  resultado 

estructuras de techo deficientes en el aspecto estructural, ocasionando que  los componentes 

fallen bajo ciertas condiciones de carga para las cuales no ha sido diseñados; por otra parte si la 

solución  está  sobredimensionada,  genera  costos  de  ejecución mucho mayores  a  los  que  se 

pueden lograr siguiendo un proceso de diseño estructural optimo.  

El presente estudio consiste en brindar los lineamientos generales para establecer un adecuado 

proceso del diseño estructural de estructuras de techo a base de perfiles metálicos, basándose 

en una investigación de las formas estructurales más comúnmente utilizadas y comercializadas 

en el país, el comportamiento estructural del sistema de techo y cada uno de sus componentes 

y el dimensionamiento adecuado de  los elementos y sus conexiones según  la metodología de 

diseño por resistencia última. Adicionalmente se  incluye el procedimiento de análisis y diseño 

de una estructura de techo utilizando un software de aplicación y por último la evaluación del 

costo directo generada por dicha estructura. 

Para  llevar a cabo  tales objetivos, este estudio  se ha dividido en  seis capítulos,  los cuales  se 

describen a continuación:  
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Capítulo I: se presentan las generalidades del estudio, el cual inicia con una reseña histórica de 

la  evolución de  los  sistemas de  techo  en  cuanto  a  los materiales utilizados  en  la  cubierta  y 

estructura  de  soporte,  además  un  resumen  de  los métodos  de  diseño  existentes;  luego  se 

describe el estado actual de  las estructuras de  techo  según el uso de  cada edificación en el 

ámbito  local.  A  continuación,  se  describe  la  importancia  del  estudio  y  la  justificación  del 

desarrollo de éste a partir de las fallas más frecuentes en estructuras de techo debido a cargas 

accidentales y  las deficiencias de construcción que ocasionan desperfectos en  los elementos. 

Por último se establece el enfoque de la investigación en base a lo expuesto en la justificación y 

a su vez se presentan las condicionantes o aspectos limitantes del estudio. 

Capítulo II: se estudia el sistema de techo desde la perspectiva del diseño de una edificación en 

conjunto  (sistema  estructural  total),  a  partir  de  esto  se  establecen  clasificaciones  de  los 

sistemas de techos en base a su efectividad de transferencia de cargas laterales en función de 

su flexibilidad como diafragma y además como sistemas de techo autosoportante y a base de 

cubierta y estructura de soporte; de ésta última clasificación se  limita el estudio a sistemas de 

techo  a  base  de  cubierta  y  estructura  de  soporte  con  perfiles metálicos.  Seguidamente  se 

realiza una investigación a cerca de los componentes de este tipo de estructura de techo  con 

los materiales  y  formas  estructurales más  utilizadas  en  el  ámbito  local,  su  comportamiento 

estructural, las recomendaciones a cerca de su uso, sus ventajas y desventajas, etc. Se incluye 

además  en  esta  parte  los  conceptos  relacionados  con  los  tipos  de  conexiones  usualmente 

utilizados  entre  estos  elementos  de  estructuras  de  techo,  así  como  el  uso  de  tensores  y 

arriostramientos  

Capítulo  III:  se  retoma  toda  la  información  anterior  para  formular  el  proceso  del  diseño 

estructural  de  elementos  de  techo  a  base  de  perfiles metálicos,  en  el  cual  se  enfatiza  la 

incorporación de  la  fase  conceptual del proceso del diseño  como parte  fundamental para  la 

optimización y agilización del desarrollo de  la  fase analítica, con el objetivo de minimizar  los 

cambios  estructurales  que  surgen  luego  de  revisar  los  elementos.  Consecutivamente  se 

describe  la fase analítica basándose en  lo contenido en el “Reglamento para  la Seguridad de 

Estructural de  las Construcciones de  la República de El  Salvador”  y  sus  respectivas normas 

técnicas  para  establecer  los  eventos  externos  que  afectan  la  estructura;  para  el 
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dimensionamiento de elementos se toma como referencia el “Manual of American Institute of 

Steel  Construction  (AISC)  2005,  13th  Edition”.  Por  último  se  destaca  la  parte  de  revisión 

estructural  como  parte  importante  del  proceso  del  diseño  y  la  correcta  elaboración  de  los 

planos estructurales de techo como parte de los documentos finales de diseño, los cuales son 

de  vital  importancia  para  la  determinación  del  presupuesto  y  la  correcta  ejecución  en  la 

construcción.  

Capítulo  IV:  se  aplican  los  lineamientos  a  seguir  que  fueron  necesarios  para  establecer  un 

proceso  del  diseño  estructural  en  elementos  de  techo.  En    este  ejemplo  de  aplicación  se 

comienza desde la fase conceptual hasta la elaboración de planos estructurales, a través de la 

estructuración  y  predimensionamiento  de  los  elementos,  la  evaluación  de  cargas  externas, 

diseño estructural con el método LRFD y revisión estructural. Se  incluye además un apartado 

en  el  cual  se  realiza  el procedimiento  de diseño  a  través del  software  SAP2000, del que  se 

obtienen  resultados  del  análisis  y  del  diseño  como  una  variante  del  proceso  y  así  brindar 

parámetros de evaluación de los procedimientos de diseño. 

Capítulo  IV:  se  desarrolla  la  estimación  de  los  costos  que  involucra  la  ejecución  de  una 

estructura de techo con perfiles metálicos, a partir de lo establecido en los planos estructurales 

de  techo  y  de  las  especificaciones  y/o  notas  estructurales  necesarios  que  surgen  luego  de 

finalizar el proceso del diseño. 

Capítulo  IV:  se presentan  las  conclusiones  y  recomendaciones que  se  generan  a partir de  la 

investigación desarrollada en este estudio. 

Por  último  se  presentan  los  anexos  que  sirven  como  complemento  al  contenido  de  cada 

capítulo y además las referencias utilizadas para realizar la investigación. 

Al  finalizar  este  estudio  se    brindan  los  lineamientos  generales  para  lograr  establecer  un 

proceso del diseño estructural para estructuras de techo a base de elementos metálicos y de 

esta manera reducir las deficiencias descritas en un principio.    
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1.1. INTRODUCCION 
 
En  la  realización de  las obras  civiles es  importante  llevar a  cabo un proceso de planificación 

antes de ejecutar dicha obra, este proceso  incluye  la concepción de  la  idea  (que usualmente 

surge para resolver un problema), el diseño, especificaciones y el presupuesto. El proceso de 

diseño  en  la mayoría  de  las  estructuras  se  realiza  sin mayor  complicación,  ya  que  se  tiene 

suficiente información sobre el análisis, comportamiento y diseño, de los edificios reticulares a 

base de acero estructural o concreto reforzado, puentes de cualquier tipología, etc. Además, la 

regulación  de  la  estructuración,  el  análisis  y  el  diseño  de  algunas  de  estas  estructuras  se 

consideran en  los  reglamentos  y manuales existentes en nuestro país,  los  cuales mejoran el 

proceso. Con  respecto a esto,  las estructuras de  techo  se encuentran de  cierto modo en un 

segundo  plano,  ya  que  no  se  tiene  la misma  cantidad  de  información  en  la  reglamentación 

existente. 

 

En el país es muy frecuente observar que  las estructuras de techo no son diseñadas de forma 

adecuada, y que además se utilizan soluciones repetidas. Como resultado de esta práctica se 

tienen  estructuras  de  techo  con  fallas  locales  o  fallas  que,  aunque  no  afecten  la  estructura 

principal, causan problemas en el aspecto funcional. Muchas de estas fallas han sido causadas 

por las cargas que soporta la estructura de techo, tanto las gravitatorias como las accidentales, 

debido  a que no  se  realiza un diseño que  las  considera  adecuadamente; o bien no  se da  la 

atención a la configuración estructural. 

 

Para realizar tal diseño es necesario tener el conocimiento de la evolución de los materiales de 

la cubierta y la estructura que lo soporta, así como los métodos de diseño y el estado actual de 

estas estructuras en el ámbito local; estos temas son abordados en el presente capítulo. 
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1.2. RESEÑA HISTORICA 
 
 
La necesidad de un proceso de diseño de  la estructura de techo, así como  la selección de  los 

materiales que constituyen la cubierta y la estructura que lo conforma, han evolucionado en el 

transcurso del tiempo, y son determinados para cada época en base a  la disponibilidad de  los 

mismos y las necesidades particulares de cada región.  

 

Materiales de la cubierta 

En  el  ámbito  local  particularmente  se  utilizó materiales  tropicales  para  las  cubiertas  de  los 

techos de  las  viviendas, además de productos procesados de  la  caza. Como ejemplo de ello 

podemos ver que en algunos casos se utilizó pieles para cubrir sus viviendas (Fig. 1.1a), y hojas 

de  algunas plantas  y  árboles  (Fig.  1.1b) que  les permitían  aprovechar  las dimensiones  y  las 

características de  las mismas para poder soportar el  intemperismo y brindar comodidad para 

las viviendas; además la facilidad que resulta de colocar materiales livianos sobre la estructura 

del techo. 

       
 

a) Cubierta de piel               b) Cubierta de paja 
Figura. 1.1. Diferentes tipos de cubierta. 

 
Incluso en la actualidad se utilizan estos materiales (paja, cubiertas forestales) en menor escala, 

debido a la disponibilidad de materiales y en otros casos debido a la solicitación arquitectónica, 

la solicitación ambiental de las viviendas o los recursos económicos disponibles. 

Con el transcurso del tiempo surgen cubiertas más sólidas, utilizando materiales como la arcilla 

(ver  Fig.1.2)  o  tierra  para  constituir  las  cubiertas  de  techos  que  son  creados  a  través  de 
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procesos artesanales, sin la necesidad de un conocimiento técnico avanzado. Además de otros 

materiales que pudieron ser utilizados para la construcción de estos. 

 

Fig. 1.2. Cubierta de teja de barro 

De igual manera que los techos de materiales forestales, la cubierta de teja en la actualidad es 

muy utilizado, por su uso arquitectónico, a pesar de que requiere de una estructura de soporte 

más resistente debido a que es un material muy pesado comparado con otras alternativas en el 

medio. 

Con el adelanto de  la tecnología, para  la construcción de materiales con procesos  industriales 

más  complejos,  los  materiales  que  se  utilizan  como  cubiertas  de  techos  adquieren  una 

diversidad de formas y de composiciones. El asbesto‐cemento es uno de los materiales que se 

utilizó de forma masiva en las viviendas de el país hasta hace algunos años (Fig. 1.3) y además 

fue  utilizado  como  cubierta  de  techo  en  algunas  edificaciones más  grandes,  como  edificios 

comerciales, oficinas, etc. 

Además, el desarrollo de  las  tecnologías en materiales metálicos permitió  la creación de una 

diversidad  de  productos  de  este  tipo  que  son  los  de mayor  demanda  en  las  edificaciones 

actuales,  aunque  surgieron desde hace mucho  tiempo. Como  ejemplo de  esto  se  tienen  las 

diferentes  denominaciones  comerciales  de  cubiertas metálicas  en  el mercado  nacional  que 

satisfacen características físicas y de forma, y características arquitectónicas. Esto, adicional a 

su bajo peso por unidad de área y a su mayor durabilidad lo hacen el material más usado en la 

actualidad como material constituyente de la cubierta de techos. 
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Fig. 1.3. Cubierta de asbesto‐cemento en edificios residenciales y cubierta metálica en 
edificios industriales 

 

También el desarrollo de  los procesos constructivos tiene su efecto en  las cubiertas de techos 

que  se  utilizan  o  que  se  han  utilizado  anteriormente,  específicamente  con  el  concreto 

hidráulico es posible crear losas de techo, es decir cubiertas moldeadas y coladas en el sitio que 

pueden  ser  de  una  forma  geométrica  simple  (en  planta  y  elevación)  o  cubiertas  con 

características arquitectónicas más complejas (Fig. 1.4). 

 

 

Fig. 1.4. Cubierta de losa de concreto en edificio residencial 

Las  solicitaciones  actuales  para  cubiertas  se  pueden  considerar más  exigentes,  debido  a  la 

cantidad de espacio a cubrir y a los diversos usos que pueden existir para las edificaciones. Por 

ejemplo  el  desarrollo  de  cubiertas  metálicas  (aluminio,  Zinc)  se  debe  en  gran  parte  a  la 
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necesidad de cubrir claros grandes y que tengan un peso por unidad de área más bajo, con el 

objeto  de minimizar  gastos  tanto  de montaje  y  de materiales  en  el  proyecto.  Este  tipo  de 

cubiertas existen para edificaciones simples, como viviendas, donde además existe la facilidad 

de  moldear  de  formas  diversas  las  cubiertas,  en  oficinas  y  centros  comerciales  o  en 

edificaciones  industriales. En estas últimas  incluso se puede observar cubiertas autoportantes 

(techos abovedados, Fig.1.5), que por sí mismas soportan su propio peso y el de los elementos 

que se sujetan de toda la estructura que conforma el techo. 

 

 
    a) Vista en planta         b) Vista en perfil 

Fig. 1.5. Cubiertas metálicas de techo abovedadas (autoportante) 

 
Materiales de la estructura de techo 

Para construir un techo seguro no solo la cubierta debe ser de buena calidad, sino también  la 

estructura de techo, que puede ser conformada por diferentes materiales, se ha observado en 

los materiales  de  la  estructura  de  techo  una  evolución  en  el  transcurso  del  tiempo  y  como 

efecto  del  desarrollo  de  tecnologías  en  el  proceso  de  fabricación  de materiales. Dos  de  los 

materiales más  utilizados  en  la  estructura  de  techos  es  la madera  y  el  acero  los  cuales  se 

describen a continuación.  

a) La madera, en  la actualidad nuestro país  la utiliza en menor escala. A diferencia de otros 

materiales,  la madera no es un material elaborado, sino orgánico, debido a  las conexiones 

entre  las  fibras  de  la  madera,  esta  es  considerada  como  un  material  de  buen 
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comportamiento  ante  la  flexión  y  compresión,  que  generalmente  se  usa  en  su  estado 

natural;  pero  es  necesario  notar  que  la  madera  presenta  una  variada  cantidad  de 

problemas,  uno  de  ellos  es  que  resulta  casi  imposible  asignarle  esfuerzos  unitarios  de 

trabajo  como  en  el  acero  o  en  el  concreto.  Se  utilizó  de  forma masiva  durante mucho 

tiempo  en  El  Salvador,  debido  en  parte  a  la  abundancia  del material  y  la  diversidad  del 

mismo,  lo  cual permitía obtener  el material  suficiente para  elaborar una  estructura para 

techo que resistiera las cargas a las que está sometida (ver Fig.1.6). En la actualidad se usan 

las  estructuras  de  techo  compuestas  con materiales  de madera  casi  exclusivamente  con 

fines  arquitectónicos  en  edificaciones  pequeñas  y  por  otra  parte  por  la  accesibilidad  del 

material. 

 

Fig. 1.6. Estructura de techo de madera 

b) El acero (ver Fig.1.7), ha evolucionado en gran medida. Desde mediados del siglo XX se da 

un auge en  la  fabricación del acero acompañado además por una mejora continua de  las 

propiedades  físicas  y  mecánicas  del  material  (resistencia,  ductilidad),  por  lo  que  en  la 

actualidad  se  tiene  a  disposición  aceros  de  muchas  denominaciones,  con  diferentes 

características  físicas, químicas y mecánicas. Dichas denominaciones están basadas en  las 

especificaciones técnicas que determinan tanto  la calidad de  los tipos de acero existentes, 

como algunas características tales como la geometría y otros aspectos normados por estas: 

como ejemplo de ello podemos ver en elementos de estructura de techo constituidos por 

barras  lisas  o  corrugadas  (polín  espacial),  se  definen  las  especificaciones  para  estos 

materiales  en  la  norma  ASTM  A‐615,  o  en  el  caso  de  elementos  primarios,  para  cubrir 

grandes claros, se requieren perfiles de acero que están especificados en la norma ASTM A‐

36. 
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Fig. 1.7. Estructura de techo conformada por perfiles laminados tipo “C” 

 

Métodos de diseño 

Para garantizar  la  seguridad estructural y buen  funcionamiento de  los  techos  se necesita un 

proceso de diseño y supervisión, en este sentido los códigos extranjeros aportan valiosa ayuda. 

Los más  importantes  e  influyentes  en  estructuras  de  acero  son  publicados  por  el American 

Institute of Steel Construction (AISC) que fue fundado en el año de 1921 y cuyo objetivo fue 

hacer del acero estructural una opción de material de construcción, a través de  la publicación 

de manuales,  guías de diseño  y especificaciones. En  sus primeras publicaciones el diseño  se 

basaba en la teoría de esfuerzos permisibles (ASD), fue hasta 1986 que se introduce un nuevo 

método basado en la teoría de resistencia última (LRFD).   

Es importante tener en cuenta tanto el método de diseño a utilizar, como las normas vigentes 

del medio en el que se desempeña el ingeniero. Anteriormente no se contaba con normas que 

regularan  los  métodos  de  diseño  de  las  estructuras  de  techo,  el  diseño  se  basaba 

principalmente  en  la  experiencia  empírica  de  las  personas  encargadas  de  la  obra.  En  la 

actualidad  las  normativas  salvadoreñas  establecen  requisitos  mínimos  en  el  diseño  de  las 

estructuras que toman en cuenta la intensidad a la que se ve sometida una estructura por los 

efectos de cargas gravitatorias y accidentales (entre ellos vientos y sismo) los cuales son los que 

mayor efecto tienen sobre las estructuras de techos. Éstos requerimientos se encuentran en la 

“Norma  Técnica  de  diseño  por  viento”  y  la  “Norma  Técnica  para  el  Diseño  por  Sismo” 
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respectivamente para el diseño de  estructuras por  el efecto de  estas  cargas, dichas normas 

fueron  publicadas  en  1997  con  asociación  del  Ministerio  de  Obras  Publicas  (MOP)  y  la 

Asociación  de  Ingenieros  y  Arquitectos  (ASIA)  como  parte  del  “Reglamento  de  Seguridad 

Estructural de las Construcciones”. 

1.3. ESTADO ACTUAL 
 
Con lo descrito en el apartado anterior sobre la evolución de los techos en El Salvador, tanto de 

los materiales en  la  cubierta  y  la estructura de  soporte  como de  los métodos de diseño, es 

conveniente entonces hacer una revisión de los techos en su estado actual, con el objetivo de 

conocer el uso que se  le ha dado a  los diferentes formas de techo en cada tipo de edificación 

existente. 

En  nuestro  país  la  selección  del  tipo  de  una  estructura  de  techos  está  asociada  a  diversos 

aspectos  arquitectónicos  relacionados  con  el  uso  de  la  edificación.  Uno  de  ellos  es  la 

configuración geométrica del techo, en  la cual se define  la forma en planta y en elevación del 

techo con sus pendientes, y a partir de ésta y de los claros a cubrir es que se selecciona el tipo 

de estructura de techos, ya que algunas de éstas se adaptan mejor a la forma del techo. 

En  general  la  forma  del  techo  está  asociada  al  funcionamiento  que  presenta  la  estructura 

considerando  aspectos  arquitectónicos  como  estructurales,  si  se  requiere  utilizar  formas  de 

techos sencillas o complejas, dependerá de  los materiales en disposición y de  las condiciones 

establecidas  por  el  propietario.  Las  características  de  los  materiales  de  cubierta  pueden 

restringir la libertad en la selección de la forma. Para la mayoría de los materiales de techo, que 

consisten en elementos  rectangulares,  tales como  tejas o  láminas son convenientes áreas de 

techo de forma rectangular, mientras que  las formas  libres requieren un trabajo más riguroso 

de diseño, supervisión y ejecución en  la construcción, por  lo que resulta un costo económico 

mayor. 

Las formas geométricas y estructurales más comunes de techos utilizados en El Salvador para 

diferentes usos de edificación se describen continuación. 

En vivienda mínima  la  forma más usada  son cubiertas a dos aguas, aunque  se usan  también 

cubiertas de un agua,  (ver Fig.1.8). Los elementos para esta  tipo de  techo generalmente son 
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estructuras de acero, y por  la simplicidad de su  forma y por  los cortos claros a cubrir suelen 

usarse  polines  espaciales  (Fig.  1.9a)  o  perfiles  laminados  en  frio  tipo  “C”  (Fig.  1.9b)  como 

elementos  primarios,  es  decir  que  estos  son  los  que  se  apoyan  en  los  elementos  de  la 

estructura principal. 

 

Fig. 1.8. Forma de techo de vivienda mínima. 

 

 

a) Polines espaciales                         b) Polines tipo “C” 

Fig. 1.9. Elementos de soporte del techo de vivienda mínima 

Para  vivienda  de  clase  media‐alta  (ver  Fig.1.10  y  1.11),  se  observan  formas  de  techos 

relativamente más  complejas:  de  dos,  tres  o  cuatro  aguas.  La  estructura  que  soportará  las 

cargas  generadas  en  este  tipo  de  techo  pueden  tener  más  requerimientos  debido  al 

incremento  en  la  carga  que  puede  generar  los  acabados,  cielo  falso  u  otros  accesorios  a 

adaptar a la estructura, además de que se tienen claros más grandes a cubrir.  Usualmente se 

utilizan vigas macomber o armaduras como elementos primarios debido a  los claros mayores 

en comparación a  la vivienda mínima y  los polines espaciales y  los polines tipo “C” se utilizan 

como elementos secundarios. 
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Fig. 1.10. Forma de techos en colonia Madre Selva 

   

    Planta            Elevación 

Fig. 1.11. Geometría de los techos de vivienda de clase media y alta. 

En edificaciones industriales (ver Fig. 1.3 y 1.5) se utilizan formas más sencillas, generalmente a 

dos aguas (Fig.1.12a), curvas (Fig.1.12b) y en ocasiones en forma plana (Fig. 1.13c). Debido a los 

grandes  claros  a  cubrir  para  este  tipo  de  edificaciones  se  utilizan  armaduras  con  perfiles 

metálicos,  las cargas adicionales, además de  los claros grandes a cubrir, pueden ser  inducidas 

por elementos de ventilación o extracción de fluidos colocados sobre la estructura principal. 
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                       a) Cubierta a dos aguas            b) Cubierta curva 

Figura. 1.12. Forma de techo en edificios industriales. 

Los elementos primarios en estas estructuras pueden ser vigas de alma abierta, vigas de alma 

llena  o  armaduras  (figura  1.13),  y  como  elementos  secundarios  polines  tipo  “C”,  perfiles 

metálicos de alma llena de menor peralte. 

 

           a) Viga de alma abierta          b) Armadura          c) Cubierta plana 

Fig. 1.13. Estructura de techo en naves industriales. 

En el caso de estructuras para edificios comerciales (Fig.1.14)se pueden tener formas similares 

a  las  naves  industriales,  con  claros  pequeños  a  cubrir  en  comparación  a  éstos,  aunque  las 

cargas son mayores debido a la diversidad de elementos que se deben colocar en la edificación 

para su funcionalidad como son: instalaciones eléctricas, iluminación o ventilación, cielos falsos 

y otros. Los elementos tanto primarios como secundarios se utilizan de  la misma manera que 

en edificios de naves industriales (Fig. 1.15). 
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Fig. 1.14. Forma de techos en centro comercial Metrocentro 

 

Fig. 1.15. Estructuras de techo en edificaciones comerciales 

Además  de  las  tipologías  mencionadas  anteriormente,  se  pueden  tener  configuraciones 

especiales debido a requerimientos arquitectónicos, puede ser el caso de bóvedas de techos o 

cúpulas,  techos  curvos,  auto  soportante  o  no  (ver  Fig.  1.16),  u  otro  tipo  de  configuración 

especial,  las  cuales  generalmente  son  constituidas  por  elementos metálicos,  que  deben  ser 

debidamente analizados y diseñados. 
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Fig. 1.16. Estructuras en edificios con cubierta curva. 

Es evidente que en nuestro país se utilizan muchas  formas de  techo para diferentes usos de 

una edificación, a partir del cual se selecciona  la estructura del  techo. Para esto es necesario 

llevar a cabo un proceso de diseño que  incluya  la estructuración de  los elementos de  techo, 

esto es:  la disposición en planta, separación, conexiones y apoyos con  la estructura principal, 

seguido por el análisis y diseño de estos elementos. 

1.4. IMPORTANCIA Y JUSTIFICACION 
 
En el ámbito local, muchas de las estructuras de techos existentes no se consideró un proceso 

de diseño adecuado, debido a  la práctica común de utilizar  la experiencia como único criterio 

de diseño, reproduciendo soluciones repetidas, las cuales pueden no ser adecuadas para casos 

específicos,  de  tal manera  que  no  se  selecciona  una  estructura  de  techo  que  presente  una 

mayor  funcionalidad, que  cumpla  con  requerimientos económicos y de durabilidad para una 

edificación determinada. 

Las estructuras de techos merecen ser objeto de estudio, debido a que en el transcurso de su 

vida útil estará sometida a diferentes tipos de cargas, como las gravitacionales ya sea por carga 

viva (carga por montaje y lluvia) o muerta (carga por peso propio), otro tipo de carga es la que 

se produce de manera accidental como sismo y viento, siendo este último el agente causante 

de  fallas  que  producen  un  grave  impacto  en  la  funcionalidad  del  techo.  A  continuación  se 

presentan daños causados por cargas accidentales.  

Daños causados por viento. 

Debido a  los efectos de presión o succión del viento este puede ocasionar que  la cubierta se 

levante, en la imagen (Fig. 1.17) se puede observar el levantamiento de la lámina que produce 

el desprendimiento del polín C de la pared donde se encontraba apoyada.  



15 
 

 

Fig.1.17. Daños por carga de viento.  

Cuando  los  techos están sometidos a  las diferentes solicitaciones puede presentar diferentes 

fallas, una de  las más  comunes es el pandeo  local envigas de alma abierta que ocurre en  la 

cuerda  comprimida  entre  dos  soldaduras  consecutivas  y  que  por  su  configuración  puede 

considerarse como un elemento aislado. En la viga de alma abierta de la imagen (ver Fig. 1.18) 

la cuerda  inferior se ha comprimido al soportar succión por carga de viento  lo cual genera el 

pandeo entre las celosías de la viga, la celosía por su parte al soportar los esfuerzos producidos 

por el cortante estará  sometida a esfuerzos de compresión axial por  lo que puede  fallar por 

pandeo.  

 

Fig. 1.18. Pandeo local en viga de alma abierta 
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Cuando el pandeo ocurre en la longitud no arriostrada a lo largo del elemento este es llamado 

pandeo total. En vigas de alma abierta  la cuerda superior cuando está sometido a presión de 

viento y la carga muerta está en su totalidad sometida a esfuerzos de compresión la cual puede 

generar el pandeo sin que el elemento alcance su límite de fluencia debido a la esbeltez de las 

cuerdas (ver Fig. 1.19). 

 

Fig. 1.19. Pandeo total (vista en planta de polín) 

En armaduras debido a su configuración articulada está compuesta de elementos conectados, 

los cuales están  sometidos a esfuerzos axiales, generalmente  la cuerda  inferior  se encuentra 

sometida  a  tensión  y  la  superior,  a  compresión, mientras  que  los montantes  y  diagonales 

presentan  variabilidad.  En  los  elementos  sometidos  a  compresión  axial  es  donde  puede 

presentarse la falla por pandeo total como podemos ver en la imagen (figura 1.20) al generarse 

la  falla  en  el  montante  las  cuerdas  superiores  e  inferiores  ya  no  se  comportaran  como 

elementos sometidos a cargas axiales, ahora deberán soportar la flexión y al no estar diseñados 

para resistir tales esfuerzos fallan por flexión, generando daños tanto en  la cubierta como en 

los elementos secundarios. 

 

Fig. 1.20. Pandeo en elemento a compresión en armadura de techo ocasionada por presión 

de viento. 
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Daños causados por sismo. 

Los efectos causados por carga sísmica, son perjudiciales en cuanto a los desplazamientos en el 

plano de  la estructura, ya que si no se vincula adecuadamente al sistema  resistente a cargas 

laterales  (paredes  de  concreto  reforzado  o mampostería, marcos  de  concreto  reforzado  o 

acero estructural), pueden generarse agrietamiento  (ver Fig. 1.21) en  los apoyos o desligarse 

de  la estructura principal  causando  severos problemas en el nivel  inferior al  techo.  Se  tiene 

también  el  problema  de  volteo  durante  los  movimientos  sísmicos  en  elementos  de  gran 

peralte, como armaduras; para  las cuales se debe colocar elementos arriostrantes o tensores, 

los cuales además de tener la función de estabilizar lateralmente dichos elementos, sirven para 

incrementar la rigidez de la estructura de techo. 

 

Fig. 1.21. Falla de agrietamiento en apoyo de techo por carga sísmica. 

1.5. ENFOQUE DE LA INVESTIGACIÓN 
 
Por  lo  anterior  expuesto,  se  hace  necesario  realizar  un  estudio,  que  incluya  las  etapas  de 

estructuración, análisis y diseño estructural, que esté fundamentado en el comportamiento de 

los elementos constituyentes, las solicitaciones, la disposición en planta, elevación, pendientes, 

conexiones entre éstos y  la estructura principal, y su dimensionamiento óptimo basándose en 

un  método  de  diseño  como  el  LRFD;  además  formular  los  parámetros  de  selección  de 

elementos auxiliándose del conocimiento de  la oferta comercial existente en el medio  local y 
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las  normas  que  regulan  la  calidad  de  los  materiales  de  que  están  hechos;  aplicar  estos 

parámetros  con  un  ejemplo  de  aplicación,  y  diseñar  los  elementos  que  constituyen  la 

estructura de techo, comparando el resultado obtenido con el análisis elaborado mediante una 

herramienta  de  cálculo  (SAP  2000);  por  último  presentar  los  costos  de  construcción  de  los 

componentes del techo. 

Asimismo, el estudio está sujeto a condicionantes para su ejecución, las cuales se presentan a 

continuación: 

 Los elementos de la estructura de techo que son objeto de este estudio, son a base de 

perfiles metálicos y  las más utilizadas en medio  local, como  lo son: polines espaciales, 

polín C, vigas metálicas de alma abierta, vigas metálicas de alma llena y armaduras. Se 

excluyen las estructuras de techo a base de armazones de madera y a base de losas de 

concreto reforzado. 

 El procedimiento de diseño estructural de las estructuras de techo parte desde la etapa 

conceptual. El ejemplo de aplicación se hace a partir de la estructuración de elementos 

estructurales  y no desde  la  conceptualización geométrica, aunque  forme parte de  la 

etapa conceptual del diseño.  

 Se  toma  como  referencia  los  códigos:  “Manual  of  American  Institute  of  Steel 

Construction”  “Especifications  and  Code  del  American  Institute  of  Steel 

Constructions” 2005, 13th Edition, para el diseño de  los elementos estructurales; y  lo 

contenido en  la  “Norma Técnica para el Diseño por Sismo” y  la  “Norma Técnica de 

diseño  por  viento”  del  “Reglamento  para  la  Seguridad  Estructural  de  las 

Construcciones”, para la aplicación de cargas sobre las estructuras de techos. 

 El  análisis  de  costos  es  realizado  en  base  a  costos  directos  de  construcción,  no  se 

toman costos indirectos ni utilidades, ya que son temas que no están asociados con la 

selección de los elementos estructurales de techos. 
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2.1. INTRODUCCION 

Toda edificación, independientemente del uso que tendrá, debe poseer un techo que proteja a 

los ocupantes y la misma estructura de la intemperie; es una parte esencial para la estructura y 

debe  tener  un  comportamiento  satisfactorio  ante  las  solicitaciones,  además  de  un  buen 

funcionamiento.  Para  lograr  éstas  condicionantes  es  necesario  conocer  cuáles  son  las 

características  de  los  componentes  principales  de  todo  el  techo:  cubierta  y  estructura 

soportante. Teniendo en cuenta los diferentes tipos de configuraciones de techos existentes y 

los  diferentes  materiales  de  los  cuales  se  puede  hacer  uso  para  conformar  esta  parte 

importante de la edificación. 

En el capítulo anterior se abordó las generalidades de los techos, en cuanto al funcionamiento 

estético de  los mismos y  las condiciones particulares de  los techos en función de  la evolución 

en el país,  tanto de  las  configuraciones,  los materiales  y  los métodos de diseño que  se han 

utilizado a lo largo del tiempo. 

Para un mejor entendimiento del proceso de diseño del techo, en el presente capitulo se hace 

una  introducción  más  detallada  acerca  de  los  conceptos  generales  de  los  techos  y  su 

clasificación  en  base  a  diferentes  aspectos;  dichos  conceptos  son  básicos  para  elegir  la 

alternativa más adecuada para el diseño de su estructura. Se desarrolla una descripción de los 

componentes básicos de los techos con cubierta y estructura de soporte; en cubiertas se limita 

a la descripción de sus características y los tipos disponibles en el medio, se muestra un anexo 

en  donde  se  indican  los  pesos  por  unidad  de  área  para  las  cubiertas más  utilizadas  en  El 

Salvador. Con más detalle se hace la descripción de la estructura del techo, limitándose a la que 

se constituye a base de elementos metálicos y  la descripción de  los elementos más utilizados 

con sus características. Se  incluyen apartados acerca de  los apoyos y conexiones,  importantes 

para el proceso de diseño, en el cual se detallan  los  tipos de apoyos y conexiones existentes 

para los diferentes elementos metálicos que se utilizan en las estructuras de techo. 
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2.2. SISTEMAS DE TECHOS 

La función principal de un techo es  la de proteger  la edificación de  los factores climatológicos 

(lluvia, sol, viento y otros), en general del intemperismo. Entre las características principales de 

los techos se mencionan las siguientes: durabilidad, aislamiento de calor, impermeabilidad. Un 

techo durable bien diseñado puede compensar una gran cantidad de problemas que podrían 

surgir en otras partes de la edificación. 

Una edificación se proyecta como un sistema global, ya sea desde la perspectiva arquitectónica 

o estructural. En este  sentido una edificación  se diseña desde el  sistema  total hasta  llegar a 

establecer  el  diseño  y  funcionamiento  de  aspectos  locales.  Específicamente,  el  diseño 

estructural de una edificación se puede establecer como un sistema estructural total, en el cual 

se  puede  identificar  tres  subsistemas  principales:  cimentaciones,  elementos  verticales 

resistentes, elementos horizontales resistentes. 

 

Diagrama 2.1. Sistema estructural total y subsistemas de una edificación. 

En  esencia  el  diseño  del  sistema  estructural  total  se  concibe  en  un  diseño  conceptual 

garantizando la interacción de los subsistemas que lo componen. Luego en el diseño definitivo 

se desarrolla el diseño de los subsistemas en específico, de manera que se logre una coherencia 

del comportamiento del conjunto. 

Sistema Estructural Total

Subsistema de 
Cimentacion

Cimentaciones Profundas

Cimentaciones Superficiales

Subsistema de 
elementos verticales

Paredes Estructurales

Marcos espaciales

Subsistemas de 
elementos horizontales

Sistemas de Piso

Sstemas de Techo
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Este capítulo se enfoca en el estudio de los sistemas estructurales de techo, pertenecientes al 

subsistema  de  elementos  horizontales,  partiendo  desde  la  perspectiva  especifica  del 

subsistema sin involucrar demasiado los demás subsistemas del conjunto. 

2.2.1. Techos rígidos y flexibles 

Los  techos pueden ser clasificados en  función de  la capacidad que  tienen de  funcionar como 

diafragmas  rígidos  en  la  estructura de  la  edificación,  es decir,  la  capacidad de  transmitir  las 

fuerzas laterales hacia los elementos verticales de la edificación, esto dependerá de la rigidez o 

flexibilidad del diafragma1. 

Los  diafragmas  rígidos,  como  su  nombre  indica,  se  asumen  como  rígidos  por  lo  que  no  se 

deforma axialmente ni se flexiona bajo  la acción de fuerzas en su propio plano. Un diafragma 

rígido es básicamente una placa que transmite las cargas laterales a los elementos verticales en 

proporción a las rigideces relativas de estos mismos (Ver figura 2.1). En este caso el diafragma 

es  considerado  como  rígido,  y  los  elementos  verticales  como  flexibles.  En  presencia  de  un 

diafragma de este tipo da origen a efectos de torsión en planta.  

 

Figura 2.1. Comportamiento de un diafragma rígido.  

Se consideran techos rígidos las losas sólidas o nervadas de concreto reforzado (ver figura 2.2), 

que dependiendo de  las  necesidades de  la  construcción pueden  colocarse  y  ser parte de  la 

azotea  lo cual genera más espacio que se puede utilizar para  fines recreativos, colocación de 

                                                 
1Programa iberoamericano de Ciencia y Tecnología para el Desarrollo, “Temas de Cooperación para el Desarrollo” 
(Barcelona 2005, 1era Edición) p. 465. 
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sistemas mecánicos como aire acondicionado, almacenamiento de materiales, torres de agua, 

estacionamientos u otros similares.   

 
Figura 2.2. Losa de techo. 

Los  diafragmas  flexibles  distribuyen  las  fuerzas  horizontales  actuando  como  una  viga 

simplemente  apoyada o  continúa  y que  se  apoya en  los elementos  verticales. En este  caso, 

dichos elementos son considerados como rígidos, comparados con el diafragma más flexible. La 

torsión en planta no se considera en este caso ya que se supone que  los elementos verticales 

no ceden y por lo tanto no existe desplazamiento del diafragma. La figura 2.3 muestra cómo se 

comporta un diafragma flexible bajo cargas en su plano y como  las transmite a  los elementos 

verticales. 

 

Figura 2.3. Comportamiento de un diafragma flexible. 
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Las  reacciones  resultantes  pueden  ser  determinadas  con  el  análisis  de  una  viga  continua  o 

asignando a cada eje la carga mediante áreas tributarias o áreas de influencia; este practica es 

aconsejable  ya  que  en  una  viga  peraltada  con  claro  corto  las  deflexiones  se  deben 

principalmente a cortante y no a flexión. 

2.2.2. Techos autosoportantes y soportados 

En general los techos pueden dividirse en dos grupos en función de la condición de apoyo con 

la edificación en conjunto2, sean paredes o columnas, en: techos autosoportantes y techos con 

estructura de soporte. La diferencia, como sus nombres lo indican, es que en el primer grupo el 

mismo  elemento  de  cubierta  puede  soportar  su  peso  propio  y  las  cargas  y  transmitirlas 

directamente  a  la  estructura  principal, mientras  que  en  el  segundo  grupo  el  elemento  de 

cubierta  requiere  de  una  estructura  de  apoyo  la  cual  transmite  las  cargas  a  la  estructura 

principal.  

Ambos grupos de techos se clasifican como diafragmas flexibles, aunque las losas de azotea de 

concreto  reforzado  están  en  el  grupo  de  techos  autosoportantes.  El  siguiente  diagrama 

muestra  la clasificación de  los  techos según su  rigidez con algunos ejemplos  indicando si son 

autosoportantes o no. 

 

Diagrama 2.2. Clasificación de techos. 

                                                 
2 En adelante se referirá como estructura principal. 

Techos

Rígidos

Losas de azotea de concreto 
reforzado

Autosoportante

Techos con láminas peraltadas  Autosoportante

Flexibles

Techos metálcos curvos Autosoportante

Techos con cubierta y estructura de 
soporte

Soportado
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2.3. TECHOS CON CUBIERTA Y ESTRUCTURA DE SOPORTE. 

Para estudiar  los  techos que constan de estructura de  soporte  (referida de aquí en adelante 

como estructura de techo), es conveniente  identificar sus componentes principales,  los cuales 

son:  cubierta,  estructura  de  soporte  y  apoyos.  El  esquema  mostrado  indica  en  orden 

descendente la disposición de éstos componentes y algunos materiales utilizados en el ámbito 

local para cada uno. 

 

Diagrama 2.3. Componentes de los techos  

La descripción de cada componente de  los  techos es abordado en  las siguientes secciones, a 

partir de la cubierta y estructura basándose en los materiales aplicables.  

2.3.1. CUBIERTAS DE TECHO 

Se denomina  cubierta  la  superficie  superior  cuyo propósito es  suministrar protección  contra 

todos los agentes externos que generan las condiciones atmosféricas. Por su exposición directa 

a  la  intemperie  necesita  estar  formada  por materiales  de  gran  resistencia  a  las  variaciones 

Techos con estructura de 
soporte

Cubierta

Lámina galvanizada

Lámina fibrocemento

Engarlopables

Estructura De madera

Metálica

Apoyos
Paredes

Concreto reforzado

Mamposteria

Columnas

Concreto reforzado

Acero estructural
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térmicas, además de impermeabilidad y capacidad hidráulica para el drenado adecuado de las 

aguas lluvias.  

En el país existe una gran variedad de ofertas en cubiertas de distintos materiales y formas que 

se acoplan a  la necesidad de cada tipo de edificación y a sus requerimientos arquitectónicos. 

Para una  selección adecuada  se  tendrá que  tomar en  cuenta  la pendiente mínima necesaria 

para un drenado adecuado de  las aguas  lluvias, además del peso por metro cuadrado, el cual 

será de ayuda para determinar  las cargas que  las cubiertas transmitirán por peso propio a  los 

largueros.  En  la  distribución  de  los  largueros  en  el  techo  se  deberá  tomar  en  cuenta  la 

resistencia de la cubierta a esfuerzos de presión.  

A continuación se mencionan  los diferentes tipos de cubiertas existentes en nuestro medio, y 

que se utilizan las construcciones de techos en el país. En el Anexo 2.1 se detallan claros entre 

largueros y pendientes mínimas para los productos ofrecidos a nivel nacional. 

Lámina galvanizada: Están constituidas por chapas de acero, de distintos grosores a las que se 

ha dado un baño de zinc para protegerlas de la oxidación. 

Cubierta de  fibrocemento: Las cubiertas de  fibrocemento  tienen muy buenas propiedades de 

resistencia a la intemperie y al fuego con un satisfactorio comportamiento mecánico. Pero hay 

que tomar en cuenta que este tipo de cubierta es inconvenientemente frágil y pesado.  

Cubiertas engarlopables:  Sistema engarlopable en obra para  cubiertas  industriales o  centros 

comerciales, está constituida por láminas de acero galvanizada  

Cubierta  termo  acústica:  compuestos  de  lámina  galvanizada,  con  núcleo  de  espuma  de 

poliuretano que disminuye la transferencia de calor. 

2.3.2. ESTRUCTURA DE TECHO 

Es la estructura que sirve para transmitir las cargas provenientes de la cubierta a los elementos 

de apoyo de  la estructura principal; se pueden identificar dos tipos de elementos: primarios o 

vigas de techo y secundarios conocidos como largueros. Los elementos secundarios son los que 

brindan apoyo y fijación a la cubierta de techo y distribuidos a lo largo de la viga de techo; por 

lo general están dispuestos de manera perpendicular a  la pendiente del techo. Los elementos 

primarios son  los que brindan apoyo a  los  largueros y  transmiten  las cargas provenientes de 

estos a  los elementos de  la estructura principal, ya sean columnas o paredes. Ambos tipos de 
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elementos  (largueros  y  vigas  de  techo)  son  elementos  solicitados  principalmente  a  flexión, 

aunque dependiendo de las condiciones de carga y disposición de elementos, están sometidos 

a otros tipos de esfuerzos; de la misma manera se tienen algunos miembros que componen las 

vigas de techos están solicitados por carga axial o cortante. 

2.3.2.1. Estructura de techo a base de elementos de madera. 

En esta clasificación están  las estructuras que utilizan elementos de madera para soportar  las 

cargas generadas por  las cubiertas y por sí mismas. Hay una variedad de formas y de tipos de 

madera que  son utilizados para  la  elaboración de  estas  estructuras  (Fig. 2.4),  los  elementos 

utilizado son secciones de madera comunes en el ámbito local (6”x 3”, 3”x 3”, etc.), aunque en 

ocasiones se observa secciones especiales. Los tipos de elementos son secundarios, primarios y 

arriostramientos, que en ocasiones ayuda a  incrementar  la  rigidez del  techo.   Algunas de  las 

ventajas presentadas por las estructuras de madera son: 

 En estado seco es relativamente liviana. 

 Se puede trabajar requiriendo equipo o herramientas sencillas. 

 Se puede unir solo con clavo y tornillo. 

 Se le puede aplicar un terminado con pintura o barniz. 

 Es un material aislante térmico, acústico y eléctrico. 

 Posee bajo coeficiente de dilatación térmica. 

 Sus elementos son fácilmente desarmables. 

 

Figura 2.4. Estructuras de techo a base de elementos de madera. 
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Actualmente la construcción con madera se ha reducido debido a la acelerada deforestación de 

bosques y al costo de la mano de obra en este material; además como se explicó en la sección 

1.2 una de  las desventajas de  la madera como material estructural es  la no uniformidad en el 

valor de su resistencia. 

2.3.2.2. Estructura de techo a base elementos metálicos. 

El  acero  como material estructural  se ha  adoptado de manera más  generalizada en muchas 

construcciones, debido a  la gran variedad de productos existentes,  su economía,  resistencia, 

ductilidad  y  otras  propiedades  que  lo  hacen  conveniente  para  elementos  utilizados  en 

diversidad de estructuras. Es un material que se fabrica bajo estrictas condiciones de control de 

calidad,  lo que  lo hace uniforme en cuanto a dimensiones y resistencia. Es producido en una 

gran variedad de tamaños y formas facilitando así la labor del diseño. 

Existen numerosas ventajas en sus propiedades respecto a otros materiales estructurales, tales 

como su alta elasticidad, de manera que  las deformaciones bajo carga son muy pequeñas; su 

gran  ductilidad,  por  lo  cual  es  capaz  de  tener  grandes  deformaciones  antes  de  fallar;  su 

resistencia por unidad lineal es elevada, logrando así un peso más liviano en los elementos, una 

característica muy deseada en  las estructuras de  techo. En  la construcción,  los elementos de 

acero  son  ensamblados  rápidamente  y  fácilmente  unidos mediante  dispositivos  simples  de 

conexión,  lo  cual  contribuye  en  la  reducción  de  costos  por  el  tiempo  ejecución;  además  se 

adaptan fácilmente a posibles extensiones o ampliaciones futuras y los elementos dañados son 

fácilmente  reforzados o  reemplazados, estos últimos con  la posibilidad de venderlos para  su 

reutilización, ya que el acero es reciclable.  

Asimismo el acero presenta algunas desventajas en  su utilización  como material estructural, 

tales como  la susceptibilidad a  la corrosión por el agua y productos químicos, y  la pérdida de 

resistencia al estar expuesto al  fuego y a elevadas temperaturas. Estos  inconvenientes con el 

acero  se  solucionan  protegiendo  a  los  elementos  con  pinturas  o  aislantes,  lo  que  podría 

generar  un  costo  adicional  por mantenimiento,  siendo  esto  último  una  desventaja más.  En 

cuanto  al  comportamiento  del  acero  bajo  cargas  se  tiene  la  susceptibilidad  al  pandeo  en 

miembros esbeltos en  compresión,  la  fatiga del material al  ser expuesto a numerosos  ciclos 
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alternos de esfuerzos, y en  ciertas  condiciones bajo  cargas que producen  fatiga y muy bajas 

temperaturas el acero pierde su ductilidad y la falla frágil ocurre. 

Secciones de acero utilizadas  

El acero estructural  tiene una amplia gama de  selección para diferentes  condiciones,  lo  cual 

facilita la labor de diseño en cuanto a la selección de los elementos estructurales, sin embargo 

no  todos  son  aplicables  en  estructuras  de  techo,  debido  a  que  la  capacidad  estructural  de 

algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones de carga a la que estará 

sometida  la  estructura,  además  algunos  perfiles  son más  pesados  que  otros,  lo  cual  no  es 

conveniente para los sistemas de techos. 

Los tipos de perfiles de acero estructural se pueden clasificar según su fabricación en: perfiles 

de  acero  laminados  en  caliente  y  perfiles  de  acero  formados  en  frio.  A  continuación  se 

presentarán los perfiles más comúnmente utilizados en estructuras de techos. 

1) Perfiles de acero laminados en caliente 

Son perfiles formados a partir de barras que pasan a través de molinos de laminado conocidos 

como laminadoras de acabado, estas le dan la forma específica a la barra. Se utilizan diferentes 

tipos de laminadoras de acabado para formar diferentes perfiles estructurales, algunas de estas 

son:  laminadora estructural para secciones  I, C, L T y otras;  laminadoras de barra para barras 

redondas,  cuadradas,  hexagonales  y  octogonales;  laminadoras  de  tubo  para  tubos  y 

laminadoras  de  placas  para  placas.  Las  dimensiones  y  propiedades  de  las  secciones  son 

proporcionadas en el Manual of Steel Construction, publicado por American Institute of Steel 

Construction  (AISC)  y  las  tolerancias máximas  se  establecen  en  la  especificación  A6  de  la 

ASTM.  La  tabla  2.1  contiene  las  secciones  de  acero  laminadas  en  caliente  que  se  utilizan 

comúnmente. 
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Tabla 2.1. Secciones de acero comunes en techos. 

Sección  Descripción Usos

 

Consiste en dos elementos rectangulares 

horizontales  llamados  patines  y  uno 

vertical  llamado  alma,  conectados  por 

filetes,  el  alma  por  lo  general  tiene  un 

espesor menor que el de  los patines Se 

designa  por  la  letra  W  seguido  del 

peralte nominal en pulgadas. 

Se utilizan como elementos 

primarios  en  techos  de 

edificaciones  de  un  nivel 

con conexiones rígidas, por 

ejemplo  en  naves 

industriales.  

 

Consiste  en  dos  elementos  horizontales 

paralelos  llamados  patín  y  un  vertical 

llamado alma, las superficies internas de 

ambos  patines  tiene  una  pendiente 

aproximada  de  de  1  en  vertical  a  2  en 

horizontal  (162/3 %).  Se  designan  por  la 

letra C seguido de su peralte nominal en 

pulgadas y su peso por unidad  lineal en 

libras  por  pie  lineal.  Comúnmente  se 

utilizan en pares.  

Se  observan  como 

elementos  secundarios 

(largueros)  en  naves 

industriales  y  utilizadas  en 

pares  como  elementos 

diagonales en armaduras. 

 

Consiste  en  dos  elementos 

perpendiculares  entre  sí  llamados  alas, 

unidos en uno de sus extremos. Las alas 

pueden ser de igual o diferente longitud, 

pero  con  el  mismo  espesor.  Las 

superficies  interna  y externa de  las alas 

son paralelas. Se designan por  la  letra L 

seguido por  la  longitud del ala mayor,  la 

del ala menor y su espesor en pulgadas. 

Usados  en  pares  como 

miembros  de  armaduras 

pequeñas,  en  elementos 

de  soporte  atiesado  y  en 

conexiones atornilladas. 
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Estos  perfiles  son  derivados  de  las 

secciones W, la cual se corta por la mitad 

y se obtienen dos perfiles T. 

Utilizados  en  cuerdas  de 

armaduras,  en  elementos 

arriostrantes y de apoyo. 

 

Tienen forma rectangular (a) o cuadrada 

(b)  y  se  designan  por  las  letras  HSS 

seguido  por  la  dimensión  mayor,  la 

menor  y  su  espesor  de  pared.  Los 

perfiles circulares huecos (c) se designan 

por  la  letra P  seguidos por  su diámetro 

externo  nominal  para  secciones 

estándar,  por  una  ‘x’  y  su  diámetro 

nominal para secciones reforzadas, y por 

‘xx’  para  doblemente  reforzadas  y  su 

diámetro  nominal.  Las  denominaciones 

estándar,  reforzadas  y  con  reforzado 

doble  se diferencian  en  la  variación del 

diámetro interior y espesor de su pared.  

Se  observan  como 

largueros  en  techos  con 

carga  liviana  y  como 

miembros de armaduras. 

Existen  además  diferentes  tipos  de  aceros  estructurales  con  diferentes  propiedades,  como 

resistencia  a  la  corrosión,  resistencia  a  la  fractura,  mejor  soldabilidad,  etc.  Esto  se  logra 

variando los porcentajes en peso de los componentes del acero, los cuales se establecen en las 

especificaciones ASTM; el cual considera  las siguientes clasificaciones de aceros estructurales: 

acero  de  propósitos  generales  (A36),  aceros  estructurales  de  alta  resistencia  y  baja 

aleación(A992),  y  los aceros estructurales de alta  resistencia  y baja aleación  resistentes a  la 

corrosión  (A588).  La  tabla 2.23 describe brevemente  algunas de  las  clasificaciones de  aceros 

estructurales cuya aplicación es posible para estructuras de techos. 

   

                                                 
3  Tabla modificada. Jack C. McCormac (1999), “Diseño de Estructuras de Acero, Método LRFD” (Alfaomega Grupo 
Editor. 2ª. Edición) p. 21. 
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Tabla 2.2. Clasificación de aceros estructurales. 

Designación 

ASTM 
Formas 

Usos 

recomendados

Esfuerzo mínimo de 

fluencia (ksi)a 

Resistencia 

mínima 

especificada (ksi)b 

A36  Perfiles, barras 

y placas 

Construcción 

atornillada o 

soldada. 

36, 32 para espesores 

mayores a 8 pulg. 
58‐80 

A992  Perfiles, placas 

y barras hasta 

de 6 pulg. 

Construcción 

atornillada o 

soldada. 

50  65 

A588  Placas y barras 

hasta de 4 pulg. 

Construcción 

atornillada. 

50, para espesores 

mayores a 4 pulg. 42‐46 
63‐70 

a Los valores de fluencia varía de acuerdo al espesor 
b Los valores de resistencia varía de acuerdo al grado  

 

2) Perfiles de acero formados en frio 

Son  formados  al  doblar  tiras  de  acero  de  bajo  carbono  o  de  baja  aleación  a  temperatura 

ambiente.   Se diferencian de  los elementos de acero  laminados en caliente por sus esquinas 

redondeadas y sus elementos planos esbeltos de espesor uniforme. Se pueden dividir en dos 

tipos de miembros: estructurales y de superficie. 

a) Miembros estructurales 

Tienen formas similares a los elementos de acero laminados en caliente. Pueden ser de patines 

planos llamados también secciones no atiesadas (figuras 2.5a, b, c y d) o de patines rigidizados 

por medio de rebordes en  las orillas exteriores  llamados también secciones atiesadas (figuras 

2.5e, f, g y h). La flexibilidad del proceso de formación en frio permite formas especiales tales 

como la de sombrero (figura 2.5i), caja abierta (figura 2.5j) y tipo “U” (figura 2.5k). Los peraltes 

pueden variar entre 2 y 12 pulgadas (5 y 30 cm) y el espesor de calibre entre 18 y 8.  
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Fig. 2.5. Perfiles estructurales formados en frio 

b) Miembros de superficie 

Se utilizan en techos, pisos, muros y elementos divisorios. Tienen excelentes proporciones peso 

– resistencia y peso – rigidez que los hacen convenientes para cualquier tipo de estructura que 

requiera un peso por carga muerta mínimo. Pueden formarse a partir de lámina pintada (ASTM 

A446)  y  de  lámina  galvanizada  (ASTM  A445),  esta  última  se  prefiere  debido  a  su  mayor 

resistencia  ante  la  corrosión  atmosférica.  Algunas  secciones  típicas  de  estos  elementos  son 

mostradas en la figura 2.6, de costilla angosta (a), costilla intermedia (b), y costilla ancha (c). 

 

Fig. 2.6. Perfiles de superficie formadas en frio. 

En  los elementos  formados en  frío se  tiene un aumento en el esfuerzo de  fluencia del metal 

original,  pero  esto  a  su  vez  implica  una  reducción  en  la  ductilidad.  La  gran  esbeltez  en 

miembros de este  tipo genera problemas de  inestabilidad por pandeo, y  se debe  considerar 
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rigidizadores a  lo  largo de  los  filos para evitarlo. Debido a  la relativa  facilidad del proceso de 

formación en frío se pueden lograr formas especiales para objetivos específicos, esta podría ser 

la razón que no existan series normalizadas de secciones estructurales trabajadas en frío en la 

misma forma que para la laminación en caliente, aunque algunas secciones se hayan diseñado 

para objeto de comparación. 

2.4. COMPONENTES DE ESTRUCTURAS DE TECHO CON ELEMENTOS METÁLICOS. 

De acuerdo con el esquema mostrado los elementos primarios pueden ser: armaduras, vigas de 

alma abierta o vigas de alma llena. Los elementos secundarios pueden ser: polines espaciales o 

polines a partir de perfiles laminados en frío o caliente tipo C o I.  

 

Diagrama 2.4. Componentes de las estructuras de techo metálicas. 

Los elementos metálicos que conforman la estructura de techo se pueden dividir en dos grupos 

según su elaboración en: armados y laminados. La diferencia entre ellos es que los elementos 

armados se elaboran según especificaciones particulares que no se encuentren en  la gama de 

los  perfiles  laminados.  Los  elementos  laminados  se  utilizan  tal  y  como  obtienen  de  fábrica, 

mientras  que  los  armados  se  “arman”  en  la  obra.  Los  elementos  armados  pueden  ser: 

armaduras, polines espaciales y vigas de alma abierta. En el Anexo 2.2, 2.3 y 2.4 se muestran 

algunas  tablas  que  contienen  las  propiedades  geométricas  y  pesos  unitarios  de  perfiles 

angulares, barras corrugadas y polines “C”, utilizados comúnmente en estructuras de techo. 

Estructura de techo con 
perfiles metálicos

Vigas de techo (elementos 
primarios)

Viga de alma abierta

Viga de alma llena

Armadura

Largueros (elementos 
secundarios)

Polin espacial

Polin "C"
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La  figura  2.7  presenta  la  disposición  de  los  componentes  de  los  techos  con  estructura  de 

soporte a base de elementos metálicos  con  relación a  la estructura principal. Es  importante 

notar que se pueden tener varias combinaciones de estructura y apoyos; así como de vigas de 

techo y largueros. En la figura se ejemplifica con el polín C como elemento secundario, la viga 

de alma abierta (o viga macomber) como elemento primario y columna de concreto reforzado 

como apoyo de la estructura principal. 

 

Figura 2.7. Techos con estructura a base de elementos metálicos. 

Obviamente  la mejor combinación dependerá de  las singularidades de  la edificación y podría 

ser  que  no  sólo  una  combinación  sea  satisfactoria,  aunque  es  posible  seleccionar  la  más 

óptima,  lo  cual  es  el  objetivo  de  este  estudio.  Para  lograr  este  objetivo  se  describe  en  las 

siguientes  secciones  cada  uno  de  estos  elementos:  vigas  de  techo  y  largueros;  se  describe 

además  los  tipos  de  conexiones  y  apoyos  aplicables  para  estos  elementos.  Por  último  se 

apuntan algunas características de los tensores y arriostramientos.  



36 
 

2.4.1. VIGAS DE TECHO 

2.4.1.1. Armaduras 

Consiste en un conjunto de elementos  lineales dispuestos en  formas  triangulares para  lograr 

una estructura plana rígida. Está formado por los miembros: cuerda superior y cuerda inferior 

que pueden ser paralelos o no, y los miembros verticales y diagonales llamados miembros del 

alma (ver figura 2.8). Estos miembros pueden ser perfiles tipo “W” o “L” (sencillos o dobles), tés 

estructurales, canales o  tubulares. A  los puntos donde concurren dos o más miembros se  les 

llaman  nodos  y  a  la  distancia  entre  dos  nodos  adyacentes  se  le  llama  longitud  del  panel. 

Usualmente  se  considera  como una estructura  simplemente apoyada y  todas  las  conexiones 

entre  los miembros se consideran articuladas. Soporta cargas que generan efectos de flexión; 

las  cuerdas  superior  e  inferior  absorben  los  esfuerzos  inducidos  por  el  par  interno  y  los 

miembros del alma transmiten el cortante a los apoyos.  

 

Figura 2.8. Partes de una armadura. 

Existen varias tipos de armaduras, específicamente para techos algunas son más satisfactorias 

que otras dependiendo de la forma del techo. Generalmente el tipo de armadura que se elige 

es  la Warren, Pratt, o Howe (ver figura 2.9) para techos con pequeña  inclinación, aunque son 

aplicables también para techos con pendientes considerables.  

 

Figuras 2.9. Armaduras comunes en techos 
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Estos tipos de armaduras difieren en la dirección de sus diagonales, es ahí donde se evidencia 

la efectividad de cada tipo bajo cargas, como por ejemplo, bajo cargas verticales los miembros 

diagonales de  la armadura tipo Howe trabajan a compresión y  los verticales a tensión, es por 

esto que comúnmente se adapta mejor en construcción con madera que en acero. Los tipos de 

armadura Pratt y Warren son más utilizados en armaduras de techos a base de acero, aunque 

el  último  con más  frecuencia,  hasta  en  claros  de  125  pies  (40m).  Preferiblemente  en  estas 

armaduras  la  relación peralte a  claro  (h/L) debe  ser entre 1/5 a 1/10,  las pendientes en  sus 

diagonales entre 30º y 45º con la horizontal y en techos ligeros espaciadas de 20 a 40 pies (6.1 

a 12.2m). Para  techos  con pendientes pronunciadas  (1 a 2) es  satisfactoria  la armadura  tipo 

Fink  (figura 2.9d) hasta en claros de 120 pies  (36.6m), en  la cual se  tiene  la ventaja que casi 

todos sus miembros están en tensión y los que están en compresión son cortos.  

Además de las armaduras anteriores se tiene algunos tipos de armadura para formas de techos 

específicas, por ejemplo en forma de diente de sierra (figura 2.10a), hasta en claros de 50 pies 

(15m), debido a su forma asimétrica, de cuatro aguas tipo mansarda, arco y media luna (figura 

2.10b, c y d respectivamente). 

 

Figuras 2.10. Otros tipos de armadura para techos. 

Las ventajas de las armaduras son su bajo peso, su capacidad de cubrir grandes claros y puede 

proporcionar espacios para  los dispositivos de  tuberías y ductos;  sin embargo el costo de  su 

elaboración es muy alto, por lo cual no es apropiada para claros cortos comparada con las vigas 

de alma llena o abierta. 
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2.4.1.2. Vigas de alma abierta 

Son armaduras de acero armadas o prefabricadas constituidas por dos miembros longitudinales 

(cuerda  superior e  inferior) unidos por varillas que  se arman  soldadas a ellas  (miembros del 

alma  o  celosía),  ver  figura  2.11.  Se  considera  una  estructura  simplemente  apoyada,  puede 

cubrir hasta 60 pies  (18.3m) de claro, y para  techos  se permiten claros hasta de 24 veces el 

peralte (h/L = 1/24). Por lo general la configuración de los miembros del alma es tipo Warren y 

su altura puede ser de 8 a 30 pulgadas (20 a 76 cm) con incrementos de 2 pulgadas (5cm). Las 

cuerdas  comúnmente  son  perfiles  tipo  “L”  o  angulares,  aunque  también  se  utilizan  otros 

perfiles, placas o barras  laminadas en caliente o perfiles  laminados en  frío  (figura 2.12), esto 

con el propósito de que sean más livianas. La celosía por lo general consiste en barras de acero 

corrugadas o lisas. 

 

Figura 2.11. Viga de acero de alma abierta 

 

Figuras 2.12. Cuerdas de una viga de alma abierta a) Varilla o tubo b) Canal 

Las vigas de alma abierta son elaboradas por varios  fabricantes en peraltes y capacidades de 

carga estándar, y los miembros pueden estar constituidos de diferentes tipos de perfiles ya sea 
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laminado en caliento o en frio, en la figura 2.13 se muestran diversas configuraciones del perfil 

de viga de alma abierta. 

 

 

Figura 2.13. Diferentes tipos de cuerdas en vigas  
a) Con perfiles laminados en caliente, 
 b) y c) con perfiles laminados en frio. 

Algunas vigas son diseñadas para funcionar como viguetas de piso o techo y otras como vigas 

que  soporten  las  reacciones  concentradas de  largueros.  Las  Especificaciones AISC no  tienen 

disposiciones para  las vigas de acero de alma abierta,  sino una organización aparte: el Steel 

Joist  Institute (SJI)4. La normalización bajo estas especificaciones consiste en  la definición del 

producto,  la  especificación  de  los  materiales,  esfuerzos  de  diseño,  las  características  de 

fabricación los accesorios y los procedimientos de instalación.  

El prefabricado de vigas de alma abierta asegura  la precisión de  la pieza y agiliza el montaje 

comparado con el armado de vigas, aunque esta práctica no se descarta por completo ya que 

puede necesitarse una viga con una capacidad específica y no esté disponible en la modalidad 

prefabricada. 

                                                 
4Olga Alas, “Guía de procesos constructivos en sistema estructural a base de marcos de acero en edificios de 
mediana altura”, (Tesis Universidad de El Salvador, El Salvador, 2006), p.19. 
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Las vigas de alma abierta tienen una alta relación resistencia – peso en comparación con otros 

sistemas. Aunque para ciertos claros y cargas  las vigas de alma  llena sean menos costosas,  la 

ventaja  con  las  vigas  de  alma  abierta  es  que  permite  espacios  para  los  ductos  y  trabajos 

eléctricos.  

2.4.1.3. Vigas de alma llena 

Consisten  en  perfiles  laminados  en  caliente  tipo  I,  C,  o  T  (ver  Figura  2.14).  Este  tipo  de 

elemento solo se encuentra de manera prefabricada, y su comportamiento es el de una viga‐

columna, es decir, está sometido a flexión y carga axial. Se observan en estructuras de un nivel 

en  la  cual  todas  las  conexiones  son  rígidas.  También  se  encuentran  vigas de  alma  llena  con 

peralte variable, cuyo propósito es reducir el tamaño de la sección transversal en zonas donde 

no se soliciten mucho bajo cargas, reduciendo de esta manera el peso, ya que estos elementos 

poseen un elevado peso por unidad lineal comparado con las vigas de alma llena. Se prefieren 

por su elevada resistencia, su capacidad de cubrir grandes claros y de la facilidad en el montaje. 

Figura 2.14. Viga de alma llena de sección constante tipo I 
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2.4.2. LARGUEROS DE TECHO. 

2.4.2.1. Perfiles laminados 

Son elementos que sometidos a flexión y su principal función es la de brindar apoyo y fijación a 

la  cubierta  de  techo.  Se  considera  la  condición  simplemente  apoyada  sobre  los  elementos 

primarios de  la estructura de techo, como armaduras, vigas de alma abierta o alma  llena. Las 

secciones de acero pueden ser  laminadas en caliente o formadas en frío,  las más usuales son 

las C, I o Z, siendo el primero el más utilizado (ver figura 2.15). El espaciamiento depende de las 

condiciones de carga, por lo general es de 2 a 6 pies (60 a 180 cm) y la relación peralte ‐ claro 

mínima recomendable debe ser entre 1/30 a 1/24. Cuando se apoyan sobre armaduras se debe 

tener  en  cuenta  el  efecto  que  causa  sobre  esta  al  disponer  de  largueros  intermedios  entre 

nudos de la cuerda superior, ya que el diseño de ésta debe ser por flexión y carga axial. 

 

Figura 2.15. Larguero laminado tipo “C” 

2.4.2.2. Polines espaciales 

Son elementos sometidos a flexión formados por dos cuerdas paralelas superiores y un inferior 

unidas entre sí por una celosía  (figura 2.16). El comportamiento de este  tipo de elemento es 

similar  al  de  una  viga  de  alma  abierta:  las  cuerdas  superiores  absorben  los  efectos  de 

compresión  inducidos  por  el momento  flector  y  la  cuerda  inferior  los  de  tensión;  la  celosía 

absorbe y transmite el cortante a  los apoyos;  la celosía superior tiene nada más  la función de 

mantener la forma geométrica del elemento. Tanto las cuerdas como la celosía pueden ser de 

varillas.  Estos  elementos  pueden  ser  armados  con  la  ventaja  de  proporcionar  la  capacidad 

requerida para estructuras en específico comparadas con los elementos laminados. 
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Figura 2.16. Detalle Polín espacial 

2.4.3. CONEXIONES 

Para  la  conformación de estructuras de acero para  techo es necesario  realizar una  conexión 

adecuada entre los miembros estructurales que conforman la misma, con el propósito de evitar 

fallas en los puntos donde se conectan los diferentes miembros constituyentes de la estructura. 

En  las  estructuras  de  acero  para  techo  se  puede  realizar  la  conexión  entre  elementos 

estructurales mediante dos tipos básicos de conexiones: conexiones con  tornillos y soldadura.  

2.4.3.1. Conexión tipo  atornillada 

Se  les conoce  también como conexiones de punto, ya que  la  transferencia de carga ocurre a 

través de puntos discretos de los elementos estructurales a conectar. 

Un tornillo es básicamente una barra metálica de sección transversal circular, con una cabeza 

en un extremo y cuerpo o espiga roscada en el otro para recibir una tuerca, en ocasiones bajo 

especificación es necesario añadir un accesorio al sistema de tornillo para asegurar la conexión, 

aportando una superficie endurecida no abrasiva bajo el elemento atornillado (en la cabeza del 

tornillo o en la tuerca). 

La resistencia mínima a la tensión de estos tornillos esta normada de la siguiente manera: 

 Tornillos con resistencia mínima a la tensión de 120/105 ksi: Especificación ASTM A325 

para tornillos estructurales con tratamiento térmico. 

 Tornillos con resistencia mínima a la tensión de 150 ksi: Especificación ASTM A490 para 

tornillos estructurales con tratamiento térmico, para cargas más grandes. 
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2.4.3.2. Conexión tipo soldadura. 

La soldadura es un proceso de conexión entre piezas de acero que se realiza mediante metal 

fundido  producido  por  la  aplicación  de  calor  intenso,  con  frecuencia,  el  calor  para  las 

soldaduras se obtiene al pasar un arco eléctrico entre las piezas a soldar y un alambre o varilla 

de acero llamada electrodo. 

También  las soldaduras pueden clasificarse desde el punto de vista de transferencia de carga 

como: 

 Soldaduras  de  línea:  Por  ejemplo  soldaduras  de  filete,  en  los  que  la  trasferencia  de 

carga  ocurre  a  lo  largo  de  una  línea  o  de  varias  líneas  (a  lo  largo  del  eje  de  la 

soldadura). 

 Soldadura de superficie: Por ejemplo soldaduras de ranura, en estas la transferencia de 

carga ocurre a través de un área. 

Como  se  mencionó  antes,  existen  diferentes  procesos  de  soldadura,  aunque  con  más 

frecuencia  se  utiliza  la  soldadura  de  arco  eléctrico,  algunos  procesos  de  soldadura  de 

elementos de acero estructural son los siguientes: 

 Proceso  de  soldadura  de  arco  metálico  protegido:  Consiste  en  la  utilización  de  un 

electrodo metálico, provisto de una membrana de  cubierta  formada por una mezcla 

arcillosa de aglutinantes de silicato y materiales en polvo, que al fundirse de forma más 

lenta que el núcleo metálico, permite dirigir y canalizar la corriente del arco. 

 Proceso de soldadura de arco sumergido: Este proceso utiliza un electrodo de alambre 

desnudo  continuo  y  un material  granular  denominado  fundente  distribuido  sobre  el 

canal a soldar. 

 Proceso de soldadura por resistencia: Es un proceso de calentamiento y presión, en el 

que  las  partes  a  soldar  se  calientan  a  la  temperatura  de  fusión  por  medio  de  la 

resistencia eléctrica generada por el paso de una corriente muy elevada, y la aplicación 

de presión mecánica al llegar a esta temperatura para llevar a cabo la unión. 
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a) Soldadura longitudinal 

      b) Soldadura transversal 

Fig. 2.17. Tipos y distribución de esfuerzos en las soldaduras. 

a) Soldadura tipo filete para elementos metálicos de estructura de techos.  

Las soldaduras de  filete son  las más utilizadas en  las conexiones de  las armaduras de  techos 

(ver figura 2.17) por su economía, ya que requiere poca preparación del material de la placa y 

el nivel de habilidad   del operador es menor con  respecto a un operador que desarrolla una 

soldadura de ranura, además es común también en la unión entre elementos.  

Soldadura longitudinal y transversal. 

Con base al ángulo que se forma entre el eje de la soldadura y la línea de la fuerza aplicada, la 

soldadura de  filete puede clasificarse como  soldadura    longitudinal o paralela,  transversal o 

inclinada u oblicua.  

La  soldadura  longitudinal  (Ver  fig.  2.17a)  tiene  una  carga  en  forma  paralela  a  su  eje,  los 

esfuerzos que produce la carga sobre la soldadura son de corte. En el caso de soldadura de de 

filete con piernas (w) iguales el cortante máximo ocurre a 45º  a través de la garganta. 

La  garganta  de  la  soldadura  transversal  está  sujeta  a  esfuerzos  de  cortante  y  tensión                 

(o  compresión).  Las pruebas han demostrado que  la  soldadura  cargada  transversalmente  es 
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hasta un 50% más fuerte que las cargadas longitudinalmente, una de las razones por la que la 

soldadura transversal presenta mayor capacidad que la longitudinal es que el esfuerzo está más 

uniformemente  repartido en  su  longitud  total  (ver  figura 2.17b), en  tanto que en  los  filetes 

longitudinales se reparte en forma dispareja debido a deformaciones que varían a lo largo de la 

soldadura.  

Entre  las  conexiones más  importantes  que  se  dan  en  estructuras metálicas  para  techos,  se 

tienen  las que se dan entre elementos primarios y apoyos, entre dos elementos primarios, y 

entre elementos primarios con elementos secundarios. El tipo de conexión que se utiliza para 

cada caso particular está en  función del diseño de  los elementos, por ejemplo para  la unión 

entre  elementos  primarios  (Vigas  de  alma  abierta  en  la  cumbrera)  generalmente  se  utilizan 

conexiones con soldadura; mientras que en conexiones de elementos primarios con elementos 

de  apoyo  se  utilizan  conexiones  atornilladas.  En marcos  rígidos,  los  perfiles  que  se  utilizan 

como viga de  techo y  las columnas  suelen conectarse  rígidamente al emplear conexiones de 

esquina  que  por  lo  general  son:  conexión  de  esquina  rectangular,  conexión  de  esquina 

acartelada recta y conexión acartelada curva (Fig. 2.18). 

 
   

a) Conexión de esquina 
rectangular 

b) Conexión de esquina 
acartelada recta 

c) Conexión de esquina 
acartelada curva. 

Fig. 2.18. Diferentes tipos de conexiones de esquina. 

Las conexiones de esquina están casi siempre soldadas, para reducir el número de elementos 

de conexión, obsérvese que  las conexiones de esquina se  localizan en puntos de momentos y 

cortantes máximos.5 

                                                 
5Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 
ed. Primera) p. 847.  
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2.4.4. APOYOS 

Las  conexiones  en  los  apoyos  ayudan  a  que  la  estructura  de  techo  se mantenga  estable, 

además de transmitir la carga a la estructura principal, existen distintos tipos de conexiones en 

los apoyos los cuales dependerán en sí de la estructura de techos y de la estructura principal ya 

sea esta de columnas de acero, columnas de concreto o paredes de mampostería.  

La forma más común de conexión es cuando la estructura metálica se encuentra embebida en 

el  concreto  y  suelen  unirse  a  los  refuerzos  de  las  paredes  por medio  de  soldadura  para  su 

posterior colado. La estructura principal puede  ser de paredes de concreto o mampostería y 

columnas de concreto. En la figura 2.19 se muestra una viga de techo embebida en una pared 

(a) y en una viga canal (b). 

 

Figura 2.19. Vigas de techo embebidas en los elementos de apoyo. 

Alternativamente para estructuras de  soporte de  concreto o mampostería  la  conexión de  la 

estructura de techo suele hacerse fijando una placa de acero por medios de pernos embebidos 

en el concreto, tal como se muestra en la figura 2.20.  
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Figura 2.20. Apoyo de viga de techo por medio de placa de unión  

 

Fig. 2.21. Detalle de estructura de techo con unión por medio de placa.  

Si la estructura principal es de columnas de acero estructural, la viga de techo podrá apoyarse 

directamente por medio de placas de unión que pueden ser fijas o deslizantes como se puede 

ver en la figura 2.21. Este tipo de conexión en apoyo puede observarse en armaduras y tiene la 

ventaja de permitir desplazamientos entre la estructura principal y la viga de techo. 
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Fig. 2.22. Apoyo deslizante  

Otra  forma de  soporte para armaduras metálicas es  la utilización de asientos no atiesados o 

atiesados (ver figura 2.23); una ventaja de este tipo de apoyo de armaduras es que el montador 

puede apoyar de inmediato al asiento. En una conexión no atiesada, el extremo de la armadura 

descansa sobre el  lado sobresaliente de un ángulo,  llamado ángulo de asiento, el otro  lado se 

suelda o se atornilla al elemento de soporte; el asiento no atiesado es adecuado para apoyar 

solo cargas relativamente pequeñas. Para solicitaciones mayores se pueden utilizar conexiones 

de  asiento  atiesada,  que  consta  de  una  placa  de  asiento,  ángulo  superior  y  un  elemento 

rigidizante el cual es mucho más rígido que el lado sobresaliente del asiento y, por lo tanto, se 

supone que soporta todas las cargas (ver figura 2.24). 

 

Figura 2.23. a) Apoyo no atiesado b) Apoyo atiesado 
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Figura 2.24. Detalle de apoyo atiesado 

2.4.5. TENSORES 

Los tensores son miembros en tensión usados para proporcionar soporte lateral a los largueros. 

La mayor parte de  las  cargas  aplicadas  a  los  largueros  son  verticales, por  lo que habrá una 

componente paralela a un techo  inclinado (Wx), que ocasiona que  los polines se flexionen en 

esa dirección (ver figura 2.25). 

 
Figura 2.25. Cargas sobre larguero. 

Los  tensores  pueden  situarse  en  el  punto medio,  en  los  puntos  tercios  o  a  intervalos más 

frecuentes, dependiendo de la cantidad de soporte necesario, el intervalo es una función de la 

separación entre armaduras, de la cuerda superior, de la resistencia del larguero y a la cantidad 

de soporte proporcionada por el techado. 
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Figura 2.26. Largueros de techos tipo C con tensores 

Las secciones tipo canal y tipo “Z” son muy débiles en el eje perpendicular al plano de carga, y 

para techos con pendientes fuertes (por lo general mayores a ¼) presentan inestabilidad, para 

lo cual se debe colocar tensores para reducir el efecto de la flexión en la dirección paralela a la 

superficie del techo. 

2.4.6. ARRIOSTRAMIENTOS 

En la sección 2.3.2.2 se mencionó que  los elementos de acero son especialmente susceptibles 

al pandeo,  razón por  la cual mediante un diseño adecuado debe garantizarse para cualquier 

estructura  la  estabilidad  de  sus  elementos.  Las  vigas  de  techo  son  elementos  sometidos 

principalmente a  flexión  y en algunos  casos a  flexo‐compresión, por  lo  tanto  son elementos 

susceptibles al pandeo en  la  zona a  compresión; para el  caso de armaduras y vigas de alma 

abierta la cuerda superior y para las vigas de alma llena el patín superior (ver figura 2.27) 

. 

Figura 2.27. Pandeo de vigas de techo sin soporte lateral. 
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Usualmente  se considera a  los  largueros de  techo efectivos como  soportes  laterales  si están 

adecuadamente  conectados a  los miembros en  compresión,  ya  sea al patín  superior de una 

viga de alma  llena o  la cuerda superior de una armadura6. Para  lograr esta efectividad en  los 

puntos de conexión entre viga de techo y larguero se debe provocar un punto de inflexión, es 

decir, evitar que  los  largueros presenten desplazamientos en su dirección axial. Esto se puede 

lograr  vinculando un extremo de  los  largueros  a un muro  (figura 2.28a), o alternativamente 

arriostrando diagonal entre éstos (figura 2.28b). 

 
Figura 2.28. Soporte lateral en vigas de techo a) Muro b) Arriostramiento diagonal. 

Nótese que no es necesario colocar el arriostramiento en  todas  las conexiones de  larguero y 

viga, ya que el desplazamiento axial de un larguero depende de los largueros adyacentes y por 

lo tanto se induce una reducción del desplazamiento (ver figura 2.29). 

 

Figura 2.29. Arriostramiento diagonal con largueros no conectados. 

                                                 
6Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 
ed. Primera), p. 483. 
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3.1. INTRODUCCION 

Tradicionalmente el diseño de  las estructuras de techo se enfoca en el cálculo de  las acciones 

sobre esta y las dimensiones de los elementos estructurales que la conforman, pero en realidad 

el diseño de estas estructuras, como cualquier otra, debe de partir de un proceso en el cual se 

conceptualice y luego se realice la parte del cálculo. La parte conceptual del diseño es esencial 

para el diseñador estructural, ya que a diferencia de la parte de análisis y diseño no se realizan 

cálculos numéricos, y  se establece  la ubicación de elementos estructurales,  se  selecciona  los 

elementos  estructurales  y  un  dimensionamiento  preliminar  de  estos;  en  conclusión,  es  una 

parte del proceso del diseño que requiere mucho criterio y creatividad por parte del diseñador, 

ya que  cada  edificación posee  condiciones diferentes  y  se necesita que  estas  características 

estén  incluidas para  realizar  el diseño  completo de  las  estructuras de  techo,    algo que muy 

difícilmente  se  puede  procesar mediante  un  software  de  aplicación  como  en  las  partes  de 

análisis y diseño. 

Es importante tener en cuenta que el techo es la parte de una edificación que queda expuesta 

al exterior y en  la mayoría de  casos  se proyecta  su  configuración geométrica en  función del 

aspecto estético; por tanto es un punto delicado establecer la forma del techo de manera que 

resulten  elementos  de  las  estructuras  de  techo  con  dimensiones  grandes,  pesadas  y  con 

conexiones altamente congestionadas de elementos. Es por esta razón que se hace necesario 

un trabajo de conjunto del diseñador arquitectónico y estructural para proyectar un sistema de 

techos que sea seguro, económico y con apariencia estética agradable. 

El proceso del diseño estructural para estructuras de techos debe incluir las partes principales 

de  estructuración,  análisis  y  diseño,  basándose  en  el  comportamiento  adecuado  de  los 

elementos,  conexiones  y  funcionamiento  satisfactorio  de  la  estructura.  En  este  capítulo  se 

describe tal proceso del diseño aplicado a estructuras de techo a base de perfiles metálicos, el 

cual  comienza  con  una  breve  descripción  de  cada  una  de  las  etapas  del  proceso  y  las 

consideraciones hechas para su ejecución. 

En  la  parte  conceptual  de  diseño  se  brindan  lineamientos  generales  para  lograr  una 

conceptualización  geométrica  y  estructural  en  el  diseño  de  estructuras  de  techo.  Estos 

lineamientos son los más comunes y esenciales, y en muchos casos puede darse la posibilidad 
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de incluir otros aspectos para realizar esta parte del diseño. En este contexto el diseñador debe 

de exponer toda su creatividad en esta parte aún si se cuenta con  lineamientos como  los que 

aquí se describen. 

En  la  parte  de  cálculo,  denominada  en  este  capítulo  como  fase  analítica,  se  considera  la 

aplicación de acciones a  las estructuras de  techos  según  lo descrito en “Reglamento para  la 

Seguridad de Estructural de las Construcciones de la República de El Salvador (1997)”.  

Para el diseño o dimensionamiento de los elementos estructurales es necesario contar con un 

método que  tome en cuenta  la eficiencia del material estructural bajo distintos esfuerzos de 

diseño y bajo diferentes tipos de acciones o solicitaciones sobre cada elemento. En el presente 

capitulo  se  toma  como  referencia  el método  de  diseño  por  resistencia  última  (LRFD)  y  las 

especificaciones  descritas  en  el  “Manual  of American  Institute  of  Steel  Construction  (AISC) 

2005, 13th Edition”. 

Los  conceptos  expuestos  en  este  capítulo  pueden  adoptarse  en  el  proceso  del  diseño  para 

estructuras de  techo  a base de perfiles metálicos  comúnmente utilizados  actualmente en el 

ámbito  local,  y  sirven  de  base  para  desarrollar  el  siguiente  capítulo  en  el  cual  se  aplica  el 

proceso a una estructura de techo de una edificación. 
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3.2. PROCESO DEL DISEÑO ESTRUCTURAL 

Es el procedimiento mediante el cual se establecen los elementos que conforman la estructura 

en cuanto a materiales, dimensiones, uniones, detalles en general y su ubicación relativa en la 

estructura. La selección de estos elementos se debe basar en su comportamiento adecuado en 

condiciones de servicio y su capacidad para resistir fuerzas que generen un estado de colapso 

en la estructura. 

El principal objetivo del proceso de diseño aplicado a estructuras de  techo es cumplir con  lo 

expuesto en el párrafo anterior  junto con  la utilización óptima de  los materiales y técnicas de 

construcción disponibles, según las razones expuestas a continuación: 

 Un comportamiento adecuado en condiciones de servicio garantiza que los elementos 

estructurales no presenten  inconvenientes o deficiencias en  situaciones que, aunque 

no  se  ponga  en  juego  la  seguridad,  afectan  el  correcto  funcionamiento  de  toda  la 

edificación; por  ejemplo  en  techos  el desprendimiento de  la  cubierta por  la  succión 

debido al viento (ver capítulo I).  

 La capacidad de  los elementos para  resistir cargas  sin  llegar al colapso garantiza que 

estos no presenten fallas graves bajo la acción de tales cargas, o que puedan disminuir 

su capacidad para resistir nuevas acciones, esto está relacionado con la seguridad de la 

estructura ante las solicitaciones sobre ella durante su vida útil; por ejemplo el pandeo 

en  elementos  sometidos  a  esfuerzos  de  compresión  en  armaduras  de  techos  (ver 

capítulo I).  

 Se debe garantizar la utilización óptima de los elementos estructurales que se relacione 

con  los  procesos  y  técnicas  más  apropiadas  para  cada  material  estructural  en  el 

montaje de la estructura de techo y de esta manera lograr una reducción en los costos 

al establecer dimensiones que eviten lo más posible los desperdicios.  

A su vez el proceso del diseño aplicado a estructuras de techo debe cumplir con otros aspectos 

relacionados con la edificación completa como:  

 Seguridad:  asociado  a  la  resistencia,  rigidez,  peso  de  los  elementos  y  aspectos  de 

funcionamiento. 
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 Economía:  asociado  con  la  optimización  de  los  costos  de  construcción,  selección 

adecuada  de  los  elementos  estructurales  sin  sobredimensionarlos,  y  con  el  uso 

moderado de acabados. 

 Aspectos estéticos: asociado a todos aquellos factores relacionados con la mejora de la 

apariencia exterior e interior. 

Por  lo general,  cuando  se  realiza una  revisión de  la estructura de  techo y  sus elementos,  se 

hace  en  base  a  estos  aspectos  en  orden  prioritario  para  luego  realizar  cambios  al  diseño 

preliminar, lo cual se verá con detalle más adelante. 

3.2.1. ETAPAS DEL PROCESO DE DISEÑO 

El  proceso  de  diseño  estructural  consiste  en  una  serie  de  etapas  las  cuales  se muestran  a 

continuación: 

 

Diagrama 3.1. Proceso del diseño estructural. 
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Según el Diagrama 3.1, el proceso de diseño estructural aplicado a  las estructuras de techo a 

base de perfiles metálicos consta de dos fases principales: Fase conceptual y Fase analítica.  

La  fase  conceptual  es  con  la que  se  inicia  el proceso del diseño  y  consiste  en  establecer  la 

disposición general de la estructura de techo junto con un estudio de los posibles tipos, formas 

y materiales  estructurales  que  representen  soluciones  factibles  para  la  conformación  de  la 

estructura;  en  esta  fase  se  puede  seleccionar  el  sistema  de  techo  según  las  clasificaciones 

expuestas en el Capítulo 2. Básicamente la fase conceptual en el diseño de estructuras de techo 

consta de dos etapas: 

 Conceptualización geométrica: en la cual se establece el tamaño, la forma en planta y 

elevación, pendientes  y materiales a emplear en  la  cubierta de  techo. Esta etapa es 

desarrollada por los arquitectos, quienes realizan una serie de diseños conceptuales de 

acuerdo  a  las  necesidades  del  propietario  de  la  edificación,  restricciones  físicas, 

monetarias o estéticas. 

 Conceptualización  estructural  o  estructuración:  en  la  cual  se  identifican  los  tipos  y 

formas estructurales, ubicación relativa de  los elementos estructurales, se establecen 

claros  libres,  se  conceptualizan  uniones  y  se  efectúa  cierto  dimensionamiento 

preliminar de los elementos estructurales. 

La  fase  analítica  (fase  numérica  o  fase  de  cálculo  estructural)  consiste  en  determinar  la 

capacidad estructural que cada elemento debe poseer, en base a  las solicitaciones o acciones 

que actúan sobre la estructura. Al evaluar las acciones internas inducidas en los elementos por 

las acciones externas  (de servicio o accidentales), se establece el dimensionamiento de estos 

en un proceso iterativo hasta que se llegue a una condición en la cual no se requieren cambios 

significativos en sus dimensiones. La  fase analítica  finaliza con el dimensionamiento o diseño 

adecuado de todos los elementos estructurales que conforman la estructura de techo para que 

soporten todas las acciones de diseño. Esta fase consta de las siguientes etapas: 

 Etapa de análisis: se cuantifican  las cargas que actúan sobre el sistema de techo y en 

cada  uno  de  los  elementos  estructurales  que  lo  conforman  y  evaluar  los  efectos 

inducidos por  la aplicación de estas  y  los posibles  cambios de  forma que  su puedan 

esperar. La etapa de análisis a su vez se puede descomponer en: 
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o Análisis de cargas: consiste en evaluar las cargas actuantes a partir de eventos externos 

en  la estructura de techo,  las cuales en su mayoría se encuentran establecidas por  las 

autoridades competentes. Esta etapa consta de la evaluación de cargas externas sobre 

las estructuras de techos, las cuales inducen acciones internas en los elementos que la 

conforman; dichas acciones  internas  se determinan mediante un análisis estructural. 

Para el presente estudio se toman como referencias  las especificaciones expuestas en 

el  “Reglamento  para  la  Seguridad  de  Estructural  de  las  Construcciones”  de  la 

República  de  El  Salvador  en  la  determinación  de  las  cargas  externas  sobre  las 

estructuras de techo. 

o Análisis de esfuerzos: consiste en analizar el comportamiento de la estructura bajo los 

efectos de  la aplicación de cargas externas,  las cuales producen acciones  internas en 

los elementos (momentos flexionantes, fuerzas axiales, cortantes, etc.) que dependen 

de la condición de apoyo y de los claros. 

o Análisis  de  deformaciones:  consiste  en  revisar  la  respuesta  de  los  elementos  de  la 

estructura  a  la  acción  de  las  cargas,  a  través  de  deflexiones  y  desplazamientos 

producidos en los miembros estructurales. 

 Diseño  estructural:  se  establecen  las  dimensiones  de  los  elementos  en  base  a  la 

revisión de esfuerzos y deformaciones resultantes producto de la aplicación de cargas; 

esto es, cumplir con los requerimientos establecidos en las especificaciones basadas en 

un método de diseño. En el presente estudio se toman las especificaciones establecidas 

en el “Manual of American  Institute of Steel Construction (AISC) 2005, 13th Edition” 

con el método de diseño por resistencia ultima LRFD. 

 Revisión  estructural:  en  esta  etapa  existe  la  posibilidad  de  cambios  estructurales, 

cuando el dimensionamiento preliminar o predimensionamiento no se convierte en el 

dimensionamiento  definitivo  de  la  estructura.  Se  evalúa  también  si  la  estructura 

cumple los requerimientos del código, además de realizar una evaluación de los costos, 

disponibilidad  de  los materiales,  apariencia, mantenimiento,  tiempo  de  ejecución  y 

otras consideraciones, de manera que  se  repiten  las etapas del proceso hasta que  la 

estructura sea satisfactoria. 
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 Planos  estructurales  de  techos:  no  se  considera  una  etapa  del  análisis,  pero  es  la 

presentación  del  resultado  de  todas  las  etapas  anteriores,  se  desarrollan  cuando  se 

tiene  una  estructura  definitiva  que  cumpla  con  los  requerimientos  y  criterios 

anteriormente  expuestos  y  deben  contener  a  información  básica  necesaria  de  los 

detalles  estructurales  para  su  correcta  interpretación  por  parte  del  encargado  de  la 

ejecución de la edificación.  

Es importante lograr un proceso de diseño que relacione sus etapas, de manera que se agilice 

su desarrollo y se produzcan resultados satisfactorios. En sistemas de techo a base de cubierta 

y estructura de soporte es conveniente aplicar este proceso, ya que en muchas ocasiones se 

utilizan soluciones no muy económicas debido a que la selección de elementos estructurales y 

su disposición se hace de manera empírica o en base a soluciones repetidas.  

El proceso del diseño estructural aplicado a estructuras de techo a base de perfiles metálicos es 

expuesto  en  las  secciones  siguientes,  tomando  como  punto  de  partida  lo  expuesto  en  los 

capítulos I y II del presente estudio. Se hace énfasis en la aplicación del proceso a sistemas de 

techo que constan de cubierta y estructura de soporte a base de perfiles metálicos. 

3.3. FASE CONCEPTUAL DEL DISEÑO APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO 

Como se expresó con anterioridad esta fase consiste en establecer la disposición general de la 

estructura  de  techo  junto  con  un  estudio  de  los  posibles  tipos,  formas  y  materiales 

estructurales;  en  esta  fase  es  conveniente  que  se  trabaje  en  conjunto  la  creatividad  del 

diseñador  estructural  y  la  capacidad  conceptual  del  arquitecto,  de manera  que  resulte  una 

estructura  de  techos  con  formas  sencillas  y  simétricas,  con  materiales  que  posean  pesos 

livianos  y  con  pendientes  poco  pronunciadas,  para  evitar  el  mal  comportamiento  de  la 

estructura y el empleo de elementos altamente reforzados y/o pesados. 

La etapa con  la que se  inicia esta fase es  la configuración geométrica del sistema de techo,  la 

cual,  si es  realizada  satisfactoriamente,  finaliza  con el desarrollo de una planta de  techos,  la 

cual muestra  el  tamaño  y  forma,  las  pendientes,  indica  los materiales  de  cubierta,  vanos, 

instalaciones especiales, etc. Luego se continúa con  la etapa de estructuración, en  la cual, en 

base  a  lo  indicado  en  la  planta  de  techos  se  establece  la  disposición  de  elementos 
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estructurales,  las  separaciones  y  un  dimensionamiento  preliminar  de  estos,  para 

posteriormente continuar con la fase numérica. 

3.3.1. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION GEOMETRICA. 

La  conceptualización  geométrica  de  un  techo  consiste  en  establecer  la  forma  en  planta  y 

elevación del  techo,  la pendiente del mismo, el material a utilizar en  la cubierta; a  todo esto 

comúnmente  se  le  conoce  como  configuración  geométrica  del  techo.  Obviamente  la 

configuración del techo está relacionada con  la disposición general de  la edificación, es decir, 

su  forma,  tamaño,  sistema  estructural,  orientación,  entre  otros;  estos  factores  están 

determinados en parte por aspectos arquitectónicos propios de cada edificación, y deben ser 

consideradas todas las configuraciones de techos posibles para una edificación establecida. 

Es  evidente  que  cada  edificación  tiene  sus  propias  condiciones  ya  sean  establecidas  por  el 

propietario, por  limitaciones  físicas o de materiales, y por  tanto  se debe considerar distintos 

aspectos  para  poder  conceptualizar  geométricamente  el  techo  de  una  edificación.  En  el 

presente estudio solamente se abordan aquellos aspectos más comúnmente considerados en 

esta etapa del diseño, los cuales están descritos de manera general a continuación. 

Uso de la edificación: es un parámetro fundamental para esta etapa, ya que de éste se derivan 

otros aspectos relacionados con  las dimensiones y  formas del  techo. Con el conocimiento de 

este  parámetro  es  posible  evaluar  diferentes  alternativas  de  materiales  en  la  cubierta  y 

elementos  de  la  estructura  de  techo.  Los  usos más  comunes  de  edificaciones  son  de  tipo: 

industrial, comercial, residencial, deportivo, educativo, entre otros.  

Claros libres: en los diferentes tipos de edificaciones se observan espacios diversos, los cuales 

tienen diferentes funciones y tamaños; por tanto los claros libres son distintos dependiendo del 

uso  de  la  edificación.  Este  es  un  parámetro  importante  al  seleccionar  los  elementos  que 

conforman la estructura del techo en relación a su capacidad estructural a partir del claro o luz 

libre, por ejemplo en edificios  industriales  se  requiere de amplios espacios de  trabajo por  lo 

que  se  intenta  evitar  columnas  y muros  interiores  o  al menos  colocar  la menor  cantidad 

posible,  lo  que  produce  grandes  claros  libres  que  solamente  pueden  ser  solucionados  con 

armaduras o vigas de alma abierta en lugar de vigas de alma llena. 
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Materiales en la cubierta: si bien es cierto que este no es un parámetro de entrada para esta 

etapa del diseño, es posible establecerlo si se toma en cuenta el uso y el sistema estructural de 

la edificación. Así pues es posible  seleccionar el material de  la  cubierta en base a  los  claros 

libres a partir de las tablas presentadas en el Anexo 2.1; por ejemplo se puede utilizar la lámina 

galvanizada con acabado en forma de teja para una mejor apariencia del techo de un edificio 

comercial o  residencial, pero no  es  conveniente utilizarlo  en un  edificio  industrial  ya que  la 

capacidad de esta lámina no es suficiente para los claros en un edificio de este tipo. 

Aspectos no estructurales: son aspectos relacionados con la funcionalidad del espacio para cual 

se  requiere  proyectar  el  techo,  tales  como  luminarias,  las  cuales  son  instalaciones  que  se 

encuentran fijas o suspendidas ya sea de la estructura de techo o directamente de la cubierta al 

igual  que  los  cielos  falsos,  estos  últimos  pueden  aumentar  la  altura  total  del  edificio  al  no 

disponer de espacio para el paso de ductos de  iluminación y otras  instalaciones. Otro aspecto 

es el drenaje del techo, ya que con el objetivo de brindar  la pendiente necesaria a  la cubierta 

muchas veces se produce una altura elevada de la cumbrera; esto influye en la selección de la 

forma  geométrica  del  techo,  en  la  cual  se puede  disponer de  2 o más  caídas de  agua  para 

disminuir la altura total. 

Instalaciones  especiales:  la  presencia  de  paneles  solares,  equipo  de  aire  acondicionado, 

ascensores, entre otros, dentro de  la edificación  influye en  cierta parte  la  conceptualización 

geométrica  de  un  techo,  ya  que  es  necesario  reconocer  la  ubicación  relativa  de  estas 

instalaciones especiales para proyectar la forma en planta y las vertientes o caídas de agua en 

los techos. 

Los parámetros expuestos anteriormente son algunos de  los necesarios para realizar  la etapa 

de  conceptualización  geométrica  de  un  techo,  el  profesional  encargado  de  esta  etapa  debe 

considerar según su criterio los más esenciales.  

3.3.1.1. Configuración geométrica del techo. 

La configuración del techo se realiza a partir de los parámetros expuestos en la sección anterior 

y consiste en establecer la forma geométrica en planta y elevación de los techos, pendientes, 

y en algunos casos aleros; estos puntos son descritos a continuación. 
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a) Forma geométrica en planta y elevación. 

Por  su  forma  en  planta  los  techos  pueden  ser  rectangulares  o  irregulares.  Los  elementos 

utilizados en la conformación de un techo, pueden ser los que produzcan restricciones para la 

utilización de una determinada alternativa de  la forma de éste. Por ejemplo  la mayoría de  los 

materiales de cubierta consisten en elementos  rectangulares  tales como  tejas o  láminas que 

son  convenientes  en  áreas  de  techo  de  forma  rectangular, mientras  que  las  formas  libres 

presentan más dificultad para proyectar el techo. La forma del techo en elevación, es decir  la 

forma en que la cubierta drena el agua, los divide en las formas posibles de techos de la Tabla 

3.1. 

Tabla 3.1. Formas comunes de techos.

PLANTA  ELEVACIÓN DESCRIPCION 

 

 

Techos a un agua: es la forma más 

sencilla,  está  formada  por  un  solo 

faldón que se apoya en dos muros 

o  filas  de  columnas  vertiendo  el 

agua de lluvia a un lado. 

 

Techos  a  dos  aguas:  se  compone 

de  dos  faldones  que  vierten  las 

aguas en dos lados opuestos. 

 

 

Techos  a  cuatro  aguas:  formada 

por cuatro faldones, que vierten las 

aguas  los cuatro  lados de  la planta 

a cubrir. Protegen todos los muros, 

ahorran costos y área de muro, son 

menos  susceptibles  a  ser  dañados 

por el viento, pero son más difíciles 

de construir. 
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Techo de agujas o  flechas: cuando 

la  planta  es  cuadrada  y  la 

pendiente es pequeña. El caballete 

queda  reducido  a  un  punto.  Estos 

también  son  llamados  techos 

piramidales. 

 

Techo  en  diente  sierra:  formada 

por faldones de distinta pendiente; 

el más  vertical  va  acristalado  para 

que  entre  la  luz,  y  el  otro  con 

material de cubrimiento. 

 

 

Techo  con  pendiente  a  dos  aguas 

discontinuas:  formada  de  manera 

similar que el techo a dos aguas por 

dos faldones, que vierten el agua a 

dos  lados  de  la  edificación,  pero 

que  tienen  discontinuidad  en  la 

cumbrera. 

La selección de cualquier alternativa de las anteriores formas de techo, se realiza en función de 

los  aspectos  en  la  sección  anterior;  aunque  como  se  expone  en  el  próximo  apartado  la 

pendiente,  que  está  asociado  a  la  forma  del  techo,  influye  en  los  esfuerzos  que  pueden 

generarse en la estructura. 

b) Pendientes 

La principal función de  las pendientes de techo es drenar el agua de  la  lluvia, mientras menor 

es  la  permeabilidad  del  material  del  techo,  menor  pendiente  es  requerida;  la  pendiente 

apropiada del techo depende del material usado en la cubierta y de las condiciones climáticas. 

En  el  Anexo  2.1  se muestran  las  pendientes  admisibles  en  algunas  cubiertas  comúnmente 

utilizadas  en  el  ámbito  local  Algunas  consideraciones  sobre  el  valor  de  las  pendientes  son 

expuestas en la Tabla 3.2.   
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Tabla 3.2. Ventajas y desventajas de las pendientes grandes y pequeñas. 

Pendiente grande  Pendiente pequeña 

 Mayor costo. 

 Menor fuerza de succión del viento. 

 Mayor seguridad contra filtraciones. 

 Superficie menor y por tanto se reduce el costo.

 Filtración cuando el agua coincide con viento. 
 Mayor fuerza de succión del viento. 

Generalmente  la pendiente es expresada como  la relación entre  la altura y  la base (h/b) o en 

términos de porcentaje (h/bx100%). En ocasiones se expresa mediante el ángulo β formado por 

la horizontal y el faldón (ver Figura 3.1). 

 

Figura 3.1. Pendiente en techo.

c) Aleros 

En  casos que  la  solución de  canales  y parapetos  (Figura 3.2a) o  vigas de  coronamiento  tipo 

canal no  se utilicen,  se  considera una prolongación de  la  cubierta del  techo más  allá de  las 

paredes perimetrales de  la edificación, a esta parte se  le conoce como aleros  (Figura 3.2b), y 

son adecuados en edificios que no presenten edificaciones circundantes muy próximas. 

      

                 a) Techo con parapeto.                                  b) Techo con alero. 

Figura 3.2. Evacuación de aguas en techos.
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Los aleros  se diseñan de  acuerdo  con  situaciones específicas  y  con  los  requerimientos de  la 

edificación. Además de las preferencias estilísticas, los factores que determinan su tamaño son 

el acceso a la luz y el impacto del viento. 

Un alero grande protege a  la pared de  la  lluvia y brinda sombra. Por otro  lado, reduce  la  luz 

solar en  la habitaciones y el  calor directo en muros y vanos. El área de  techado expuesta al 

viento es mayor. Un alero pequeño brinda poca sombra y protección de la lluvia, pero permite 

un buen acceso de la luz solar a los locales y recibir el calor solar directo en muros y vanos. El 

viento ocasiona menos impacto. 

Considerando condiciones climáticas se tiene que un alero grande, sobre una pared alta, brinda 

mejor protección del sol alto (verano), pero intercepta menos la luz. Brinda buen acceso al sol 

bajo (invierno) y, por lo tanto, la ventaja del calor solar en invierno. Esto es adecuado en áreas 

de clima templado, donde se desea una protección contra el calor en verano y la ganancia del 

calor en invierno. 

d) Planta de techos (planta de cubierta). 

Una vez establecida la configuración geométrica del techo y si no se encuentran inconvenientes 

con  las posteriores etapas del diseño, se desarrolla  la planta de techos, en  la cual se muestra 

todo  lo  anteriormente  descrito.  El  encargado  de  esta  etapa  debe  considerar  que  es 

conveniente expresar en esta planta, así como  instalaciones especiales, vanos y dimensiones 

importantes. La Figura 3.3 muestra un ejemplo de planta de techos. 

 

Figura 3.3. Planta de techos.
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La planta de techos sirve de punto de partida para la siguiente etapa del diseño y por lo general 

se utiliza también la planta del último entrepiso para observar la disposición de los elementos 

estructurales principales de la edificación; por tanto, se debe contar con esta información. 

3.3.1.2. Etapa de estructuración 

En esta etapa se selecciona el  tipo,  forma y  la disposición de  los elementos estructurales, su 

ubicación relativa en  la estructura, claros  libres y el pre dimensionamiento de estos. Como se 

indicó en la sección anterior, se debe de contar con cierta información realizar esta etapa, una 

de las principales es el sistema de techo, es decir, que tipo de techo es el que se conceptualiza; 

basándose en  las  clasificaciones descritas en el Capítulo 2, el presente estudio  se enfoca en 

techos con cubierta y estructura de soporte a base de perfiles metálicos. 

Es  importante notar que esta etapa del diseño es a un nivel conceptual, es decir, el diseño al 

finalizar  esta  etapa  no  es  definitivo,  sino  preliminar,  de  manera  que  los  profesionales 

encargados deben ser creativos en cada una de  las partes de esta etapa. Por consiguiente  los 

puntos abordados en el presente estudio no deben ser tomados como una guía, sino como una 

serie de lineamientos basados en parámetros representativos que conciernen a los elementos 

de  las estructuras de techo a base de perfiles metálicos más comunes; de ninguna manera se 

debe dejar de lado la innovación y la creatividad en esta etapa del diseño. 

Al desarrollar esta etapa del diseño deben hacerse las consideraciones siguientes7: 

 Claro  de  la  cubierta.  El  tipo  de  cubierta  así  como  su  variación  específica  está 

relacionado con el claro de esta. 

 Separación de  largueros. Esto determina el  claro de  la  cubierta y  la magnitud de  las 

cargas  sobre  los  largueros.  El  tipo  de  larguero  seleccionado  puede  limitar  las 

separaciones en  función de  la capacidad de este y por consiguiente es recomendable 

que en la selección de la cubierta sea considerada la separación y tipo de largueros. 

 Claro de vigas de  techo. En sistemas de  techo con  regularidad en  la  forma el espacio 

entre los largueros debe de ser un número entero de divisiones del claro de la viga. 

                                                 
7 James Ambrose (2001), “Análisis y diseño de estructuras”, Editorial Limusa México, p.290. 
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 Separación de elementos de apoyo. Esto determina el claro de  las vigas y  largueros y 

además está relacionado con la estructuración de la edificación en conjunto. 

Se observa que las consideraciones anteriores indican la relación existente entre los elementos 

que  constituyen el  sistema de  techo, estudiados en el Capitulo anterior:  cubierta,  largueros, 

vigas de techo y apoyos. Al considerar  la separación de  los elementos de apoyo,  los claros de 

las  vigas  de  techo,  el  claro  y  separación  de  los  largueros  y  los  claros  de  la  cubierta  para  el 

desarrollo  de  esta  parte  del  diseño  se  observa  que  es  una  práctica  interactiva  y  que  estos 

componentes están interrelacionados entre sí.  

Las partes de las que consta esta etapa están descritas a continuación en orden secuencial de 

acuerdo al proceso, las cuales son:  

a) Disposición de elementos estructurales. 

b) Selección de elementos estructurales. 

c) Separación de elementos. 

d) Dimensionamiento preliminar. 

a) Disposición de elementos estructurales. 

A partir de las formas de techos descritos en la sección 3.3.1.1, es posible establecer la posición 

relativa de los miembros estructurales en la planta de techos. De manera general y en base a lo 

descrito  en  el  Capítulo  2  sobre  elementos  constitutivos  de  estructuras  de  techo  es  posible 

trazar  lineamientos generales sobre  las disposiciones de estos elementos, teniendo en cuenta 

además que para planificar esta etapa es necesario un  alto potencial  creativo por parte del 

diseñador para poder proyectar un  sistema de  techo que  sea  factible  con  las necesidades  y 

condiciones impuestas.  

En este apartado se consideran dos grupos de disposiciones: las generales, las cuales es posible 

cumplirlas  sin mayores dificultades  y  se observan  comúnmente en estructuras de  techo  con 

formas regulares y geométricamente sencillas; y las específicas, las cuales se pueden aplicar en 

techos  con  condiciones  especiales  tales  como  vertientes  de  tres  o más  aguas,  distribución 

limitada de apoyos y con aberturas o vanos considerables. 
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Disposiciones generales 

Estas  disposiciones  son  consideradas  como  básicas  para  cualquier  estructura  de  techos  que 

conste de un entramado de vigas y largueros y pueden ser suficientes para techos con formas 

regulares  y  con  distribución  uniforme  de  apoyos.  En  todo  caso,  si  tales  condiciones  no  se 

presentan,  los  lineamientos  vistos  a  continuación  son  una  buena  base  antes  de  aplicar 

cualquier otro criterio específico. Para una mejor apreciación de estos lineamientos se presenta 

el siguiente procedimiento: 

1) La  disposición  básica  de  elementos  comienza  con  la  localización  de  los  apoyos  del 

sistema  de  techos,  que  pueden  ser  columnas  o  paredes  estructurales,  además  del 

reconocimiento de las direcciones de las vertientes de la cubierta (ver figura 3.4a). 

2) Se  dispone  la  ubicación  de  las  vigas  de  techo  apoyadas  directamente  sobre  las 

columnas o muros y de forma paralela a la vertiente de la cubierta de manera que sean 

las  vigas  las  que  brinden  la  pendiente  especificada  (ver  figura  3.4b).  también  es 

aconsejable  colocar  vigas  de  techo  a  lo  largo  de  la  cumbrera  y  en  el  contorno  del 

entramado de  la estructura de  techo en caso de no existir solera de coronamiento o 

vigas canal. 

3) Los  largueros  de  techo  (correas  o  polines)  se  disponen  en  planta  de  forma 

perpendicular  a  la  inclinación de  la  cubierta  y  apoyados  sobre  las  vigas de  techo en 

puntos discretos (ver figura 3.4c). 

                   

         a) Ubicación de apoyos.                         b) Ubicación de vigas de techo. 
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            c) Ubicación de largueros.                          d) Ubicación de viguetas. 

Figura 3.4. Disposición de elementos estructurales de techo. 

4) En algunos casos la magnitud de los claros es elevada y como se expone más adelante 

es conveniente utilizar armaduras para las cuales también es recomendable colocar los 

largueros de  forma coincidente con  los nudos. En estos casos se  tiene por  lo general 

largueros  ampliamente  espaciados  y  dado  que  la mayoría  de  las  cubiertas  soportan 

claros  pequeños  (de  1.6  a  2.0  metros)  es  aconsejable  utilizar  viguetas  entre  los 

largueros para soportar la cubierta (ver figura 3.4d). 

5) Se conceptualizan  las uniones de  los elementos a  los apoyos; esto se relaciona con el 

tipo de elemento de apoyo (columna de concreto reforzado o acero estructural, o bien 

paredes de concreto reforzado o mampostería) y con los elementos de la estructura de 

techo  (armaduras,  vigas  de  alma  abierta  o  llena).  Para  esto  se  debe  de  tener 

conocimiento de la disposición de los bordes de la cubierta en cuanto a si posee aleros 

o no; los detalles expuestos en el Capítulo 2 pueden ser de utilidad para la solución de 

cada una de los tipos de elementos. 
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Disposiciones específicas. 

En algunas edificaciones de gran tamaño se observan vanos o aberturas, se proyecta el área de 

techo con formas de más de tres aguas o bien se proyecta con salientes o aleros de tal manera 

que  existen  elementos  en  voladizo;  en  estos  casos  se  considera  que  la  disposición  de  los 

elementos estructurales  requiere de atención especial. En  los siguientes párrafos se abordan 

las disposiciones para casos en que se presenten vanos y aleros que ocasionen circunstancias 

diferentes a las expuestas en las disposiciones generales de la sección anterior. 

Aleros  o  voladizos.  Como  se  describe  en  la  etapa  de  configuración  geométrica  del  techo 

expuesta anteriormente se utilizan aleros en casos que la edificación a proyectar sea aislada, es 

decir que no haya edificaciones muy próximas a ésta. Dependiendo del tipo de apoyo se puede 

lograr el alero simplemente extendiendo los elementos que se apoyan.  

Por ejemplo si los apoyos son columnas y según la configuración geométrica de la edificación se 

proyectan aleros en ambas direcciones (ver figura 3.5a) se pueden extender las vigas de techo 

en  la  dirección  de  la  pendiente  para  soportar  el  elemento  1  y  los  largueros  en  dirección 

perpendicular a esta soportan el elemento 2 (ver figura 3.5b). De manera similar se  logra una 

solución en el caso que se tengan aleros en solo una dirección. 

       

       a) Techo con alero y un agua.         b) Disposición de elementos en el alero. 
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c) Techo con alero y borde en lima tesa. d) Disposición de elementos en el  alero. 

Figura 3.5. Disposición de elementos estructurales de techo en esquinas con aleros

Un método para disponer elementos en aleros de techos con faldones en lima tesa, consiste en 

colocar elementos diagonales (ver Figura 3.5c y d), los cuales definen la arista resultante de la 

inclinación  del  techo  hacia  ambos  lados,  lográndose  así  una  reorientación  del  arreglo  de 

elementos. Esta última solución se utiliza con más frecuencia en estructuras de madera que en 

acero, aunque es posible adoptarla en casos específicos. 

Vanos  o  aberturas.  Los  techos  de  algunas  edificaciones  se  proyectan  con  vanos  cuando  se 

requiere aberturas para  iluminación y ventilación natural y así reducir costos de  instalaciones 

eléctricas y mecánicas; su utilización también está relacionada con aspectos arquitectónicos y 

de  uso.  Dichas  aberturas  no  presentan  precaución  especial  alguna  si  son  pequeñas  y  no 

requieren la interrupción de un elemento estructural principal, caso contrario deberá prestarse 

especial atención a tales aberturas. 

Por  lo  general  la  ubicación  de  las  aberturas  grandes  en  una  edificación,  se  proyectan  en 

coordinación con los requerimientos del sistema total de la edificación, es decir que no es una 

consideración exclusivamente en  techos, salvo que sean aberturas pequeñas que sirven para 

brindar  iluminación  natural.  Se  considera  una  abertura  grande  cuando  interrumpe  la 

continuidad  de  un  miembro  estructural  del  techo;  en  tales  aberturas  debe  colocarse  un 

refuerzo en el perímetro. Por ejemplo si se tiene una planta de techos con una abertura como 
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la mostrada en la Figura 3.6a, se puede reforzar la periferia de la abertura como se muestra en 

la Figura 3.6b.  

                           

a) Planta de techos con abertura o vano central.       b) Refuerzo en abertura de techo. 

Figura 3.6. Disposición de elementos estructurales de techo con vano o abertura.

Por último, haciendo referencia a la figura 3.6b se observa que las vigas de techo localizadas a 

la mitad de los lados de la planta se apoyan en la viga de contorno, lo cual es una solución muy 

frecuente cuando no existen elementos  intermedios en el arreglo de  los apoyos,  también es 

posible que en  lugar de viga de  contorno de  la estructura de  techo  se disponga de vigas de 

coronamiento o vigas canal. 

Con esta parte del diseño conceptual finalizada se define la ubicación relativa de los elementos 

que conforman la estructura de techo y se conceptualizan las uniones, lo cual sirve de punto de 

partida para la siguiente parte que es la selección de los elementos metálicos de la estructura 

de techo. 

b) Selección de elementos estructurales. 

Para  establecer  cuales  elementos  se  utilizarán  para  conformar  la  estructura  de  techo  es 

fundamental  conocer  las dimensiones de  los  espacios que  cubre  el  techo  y de  esta manera 

determinar  los  claros  libres para  cada  tipo de  elemento.  Los espacios definitivamente  serán 

diferentes para cada edificación particular, de manera que para plantear  los  lineamientos en 
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esta  parte  del  diseño  se muestran  los  claros  libres más  recomendables  para  cada  tipo  de 

elemento y así realizar una selección aceptable. 

En vigas de techo, la selección entre los elementos más comunes son: armaduras, vigas de alma 

abierta y viga de alma llena. La descripción de cada uno de ellos se realiza en el Capitulo 2 y en 

base a lo ahí expuesto se deriva la Tabla 3.3. 

Tabla 3.3. Claro libres recomendables para vigas de techo. 

ELEMENTO  CLARO LIBRE “L” (m)  CLARO LIBRE “L” (pies) 

Viga de alma llena  ܮ ൑ 10 ܮ ൑ 32 

Viga de alma abierta 6 ൑ ܮ ൑ 18 20 ൑ ܮ ൑ 60 

Armadura  12 ൑ ܮ ൑ 38 50 ൑ ܮ ൑ 125 

Los claros  libres expuestos en  la tabla anterior son recomendables en base a  las dimensiones 

seguras y acertadas de estos elementos. Seguramente pueden existir edificaciones con claros 

más grandes o pequeños para estos elementos y que no coincida con  la tabla, pero debido a 

que en esta etapa del diseño la selección es tentativa, es aceptable una primera aproximación 

en base a esta  tabla y posteriormente  refinarla  luego de desarrollar  las siguientes etapas del 

diseño. 

Se observa en  la Tabla 3.3 que existen ciertos  intervalos de  longitud en  los cuales existen dos 

posibles soluciones para seleccionar la viga de techo, estos intervalos son representados en el 

Diagrama  3.2  de  color  rojo.  En  estos  intervalos  es  conveniente  evaluar  otros  aspectos  no 

menos  importantes  que  el  claro  libre  para  seleccionar  el  elemento,  tales  como  economía, 

funcionalidad, estética y otros. 

 

Diagrama 3.2. Comparación de los claros recomendables. 
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Algunas consideraciones a tomar en cuenta sobre los elementos descritos anteriormente y que 

pueden influir en su selección son expuestos a en los siguientes párrafos:  

 Las vigas de alma  llena poseen una elevada resistencia para una variedad muy amplia 

de secciones de acero  lo cual hace más versátil el diseño, a  la vez que son elementos 

prefabricados  y  se  prefieren  por  agilizar  el  montaje  de  la  estructura  de  techo; 

usualmente  representan una  solución  confiable en edificios de baja altura a base de 

marcos  de  acero  estructural.  Sin  embargo, mientras más  grandes  sean  los  claros  se 

requerirá de una sección con más peralte y por lo tanto es necesario aligerar el peso de 

la viga, ya que estas poseen un gran peso por unidad lineal. Por tanto a partir de 10 a 

15  metros  de  claro  libre  es  conveniente  evaluar  la  utilización  de  estas  vigas  en 

estructuras de techo. 

 Las vigas de alma abierta constituyen una solución fiable para el problema de las vigas 

de  alma  llena  en  claros mayores  a  10 m,  ya  que  su  sistema  de  celosía  y  cuerdas 

representa  una  configuración  adecuada  y  peso  aligerado  para  claros  grandes  sin 

comprometer  la capacidad a  las solicitaciones. Su utilización es recomendable porque 

permite  el  paso  de  ductos  de  electricidad  y  otras  instalaciones,  reduciendo  así  el 

espacio requerido para cielo falso y la altura de la edificación. En el ámbito local por lo 

general estas vigas son armadas en el sitio lo cual implica más costos. 

 Las armaduras en techos son efectivas para claros aun mayores de los recomendables 

para  vigas  de  alma  abierta,  ya  que  se  pueden  armar  en  una  gran  variedad  de 

configuraciones  (ver Capitulo 2) para  cubrir distintos  valores de  claros.  Se  considera 

que  armar  una  viga  de  alma  abierta  representa  un  trabajo  y  costo  similar  que  una 

armadura para claros mayores de 18 ó 20 metros, por lo que las primeras dejan de ser 

funcionales en este sentido y se prefiere usar armaduras,  logrando de esta manera  la 

selección de una estructura más estable en distintas configuraciones. 

Con respecto a  las distintas configuraciones de  las armaduras y  los claros que pueden cubrir, 

basándose en  lo expuesto en el Capitulo 2  resulta  la  siguiente  tabla que  contiene  los  claros 

recomendables para diferentes configuraciones de armaduras de techo. 
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Tabla 3.4. Usos de los diferentes tipos de armaduras en techos. 

ARMADURA  TIPO  CLAROS 

 

HOWE 
ܮ ൑ 30m 

ܮ ൑ 98pies 

 
WARREN 

12 ൑ ܮ ൑ 38m 

40 ൑ ܮ ൑ 125pies 

 
PRATT 

12 ൑ ܮ ൑ 38m 

40 ൑ ܮ ൑ 125pies 

 

FINK 
ܮ ൑ 36.5m 

ܮ ൑ 120pies 

 

POLONCEAU 
ܮ ൑ 24m 

ܮ ൑ 79pies 

 

DIENTE DE 

SIERRA 

ܮ ൑ 15m 

ܮ ൑ 49pies 

Las  pendientes  de  las  diagonales  preferiblemente  deben  de  oscilar  entre  30º  y  45º  con  la 

horizontal. La separación de  los nudos por  lo general no debe exceder una distancia de 2.4 a 

3.4 metros (8 y 11 pies). 

c) Separación de elementos estructurales. 

La separación entre  los elementos primarios en estructuras de  techo depende esencialmente 

de  la disposición de  los miembros que  lo soportan, ya sean columnas o paredes y en algunos 

casos en vigas de coronamiento o vigas canal. Según la conformación de la estructura de techo 

la distancia de separación entre elementos primarios (vigas de techo) es la misma que el claro 

libre de los elementos secundarios (largueros), por tanto es necesario hacer las consideraciones 

necesarias para estructurar de la mejor manera los elementos a partir de este argumento. 
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En  armaduras  las  separaciones  recomendadas  son  las  siguientes:  para  claros mayores  a  10 

metros (32 pies) hasta 3.6 metros (12 pies); para claros mayores a 18.3 metros (60 pies) hasta 5 

metros  (17  pies);  para  claros mayores  hasta  7 metros  (23  pies).  En  sistemas  de  techo  con 

cubierta ligera la separación puede ser entre 6.1 y 12.2 metros (20 y 40 pies). Un espaciamiento 

de armaduras relativamente corto produce cargas pequeñas por armadura y en consecuencia 

secciones  más  pequeñas  para  los  largueros  y  miembros  de  las  armaduras,  el  número  de 

armaduras aumenta y con él el costo de la construcción. 

En los largueros, la separación depende del claro a cubrir y de la carga generada por la cubierta 

por  lo cual es muy difícil establecer separaciones sin contar con  las condiciones especificas de 

los  largueros. Sin embargo es posible establecer separaciones aceptables para esta etapa del 

diseño  en  ciertos  intervalos  en  los  cuales  los  largueros  son  funcionales,  es  decir,  que  no 

presentan deflexiones excesivas. 

Como se expresa en el Capitulo 2, los largueros pueden ser: polines laminados en frío o caliente 

y  polines  espaciales,  para  ambos  tipos  de  polines  se  establece  una  distancia  de  separación 

aceptable entre 0.6 y 1.8 metros. 

En  los  largueros  tipo polín  laminado en  frio,  se pueden  tener diversos  tipos de perfiles para 

cubrir un claro, en  la Tabla 3.5 y 3.6 se muestran  los polines  laminados comercializados en el 

ámbito local (ver Anexo 2.2) con la separación establecida en base al claro. 

Tabla 3.5. Separaciones de polines ordinarios en función del claro. 

Perfil tipo  Calibre 18 (espesor = 1.2mm)

 

Designación Claro libre (m) Separación (m) 

3"x1.25"   L ≤ 3.00   0.60 ≤ S ≤  0.95 

4"x2" 3.00 ≤ L ≤ 4.00 0.60 ≤ S ≤  1.50 

Perfil tipo  Calibre 16 (espesor = 1.5mm)

 

 

Designación Claro libre (m) Separación (m) 

3"x1.25" 2.50 ≤ L ≤ 3.00 0.70 ≤ S ≤  1.25 

4"x2" 3.00 ≤ L ≤ 4.00 0.80 ≤ S ≤  1.20 

5"x2" 4.00 ≤ L ≤ 5.00 0.80 ≤ S ≤  1.25 

6"x2" 4.50 ≤ L ≤ 6.00 0.60 ≤ S ≤  1.40 
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Perfil tipo  Calibre 14 (espesor = 1.9mm)

 

 

Designación Claro libre (m) Separación (m) 

4"x2" 3.50 ≤ L ≤ 4.50 0.75 ≤ S ≤  1.70 

6"x2" 5.00 ≤ L ≤ 6.50 0.65 ≤ S ≤  1.50 

                

 

Los  perfiles mostrados  en  la  tabla  anterior  son  los  comúnmente  usados  como  largueros  en 

estructuras de techo con claros moderados. La siguiente tabla muestra separaciones y claros de 

perfiles comúnmente usados en claros grandes. 

Tabla 3.6. Separaciones de polines de 8” en función del claro. 

Perfil tipo  Designación Calibre Claro libre (m) Separación (m)

 

 

8"x2" 16 5.50 ≤ L ≤ 7.50 0.60  ≤ S ≤  1.60

8"x2" 14 6.00 ≤ L ≤ 8.00 0.65  ≤ S ≤  1.50

8"x2" 12 6.50 ≤ L ≤ 9.00 0.60  ≤ S ≤  1.55

8"x2" 10 7.00 ≤ L ≤ 9.50 0.60  ≤ S ≤  1.50

Perfil tipo  Designación Calibre Claro libre (m) Separación (m)

 

 

8"x2" 16 7.00 ≤ L ≤ 9.50 0.60  ≤ S ≤  1.50

8"x2" 14 7.50 ≤ L ≤ 10.00 0.65  ≤ S ≤  1.50

8"x2" 12 8.00 ≤ L ≤ 11.00 0.65  ≤ S ≤  1.65

8"x2" 10 8.50 ≤ L ≤ 11.50 0.65  ≤ S ≤  1.60

Los  polines  espaciales,  debido  a  que  son  elementos  armados,  no  cuentan  con  perfiles 

estándares con  los cuales sea posible establecer  intervalos de separaciones; en este contexto 

solo es posible recomendar su utilización a partir de claros mayores a 6 metros con un intervalo 

de separaciones entre 0.6 y 1.8 metros. 

d) Dimensionamiento preliminar. 

Esta parte de la estructuración es importante ya que define en gran parte los resultados de  la 

fase  numérica,  si  una  estimación  desproporcionada  del  dimensionamiento  preliminar  se 
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presenta  puede  resultar  elementos  no  funcionales  y  altamente  reforzados.  Básicamente 

cualquier  dimensionamiento  preliminar  o  predimensionamiento  se  basa  en  relaciones  de 

esbeltez de  los elementos, en este  caso  sometidos a  flexión en  su mayoría. Nuevamente es 

importante  indicar  que  los  resultados  en  esta  parte  del  diseño  son  preliminares  y  que  los 

resultados de  los cálculos en  la siguiente  fase establecerán  las dimensiones definitivas de  los 

elementos. 

 Para largueros tipo polín laminado en caliente o en frío se acepta un peralte de 1/30  a 

1/24 veces el  claro  ሺ࢒ ૜૙		 ൑ ࢊ ൑⁄ ࢒		 ૛૝⁄ ሻ. En  largueros  tipo polín espacial el peralte 

recomendable es de 1/20 a 1/24 veces el claro libre ሺ࢒ ૛૝		 ൑ ࢊ ൑⁄ ࢒		 ૛૙⁄ ሻ. 

 En vigas de alma llena no es esencial hacer una selección preliminar del peralte, ya que 

en la misma etapa del diseño se determina en base a la solicitación sobre el elemento. 

 En vigas de alma abierta se acepta un peralte de 1/24 veces el claro libre ሺࢊ ൌ ࢒ ૛૝⁄ ሻ. 

 En armaduras se considera adecuado una altura de 1/5 a 1/10 veces el claro  libre en 

armaduras  tipo  cuchilla  (la  cuerda  inclinada  y  la  cuerda  inferior  concurren  en  el 

extremo  de  la  armadura)	ሺ࢒ ૚૙		 ൑ ࢊ ൑⁄ ࢒		 ૞⁄ ሻ,  y  una  altura  de  1/10  a  1/8  veces  el 

claro  libre  en  el  extremo  de  las  armaduras  peraltadas  en  los  extremos 

ሺ࢒ ૡ		 ൑ ࢊ ൑⁄ ࢒		 ૚૙⁄ ሻ. 

3.4. FASE DE ANALÍTICA (FASE DE CÁLCULO) APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO. 

Luego  de  conceptualizar  geométricamente  y  de  establecer  la  disposición  de  los  elementos 

estructurales que conforman la estructura de techo, se continúa con la etapa de cálculo, la cual 

consta a su vez de dos partes: el análisis y el diseño  (ver Diagrama 3.3). Es  importante notar 

que el análisis y el diseño de los elementos de estructuras de techo que va después de la etapa 

conceptual  son  preliminares,  ya  que  se  seleccionan  componentes  estructurales  y  sus 

dimensiones de manera  tentativa  y  es probable que,  en base  a  los  resultados del  análisis  y 

diseño, se tenga que modificar la selección previamente hecha. Sin embargo, se puede lograr la 

optimización  en  el  proceso  si  se  selecciona  previamente  los  elementos  estructurales  más 

convenientes en la fase conceptual. 
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Diagrama 3.3. Partes de la etapa de cálculo. 

Las partes de  las que consta  la etapa de cálculo son descritas a continuación. En  la etapa de 

análisis se hace referencia en las cargas posibles a las que esté sometida la estructura de techo, 

además  del  comportamiento  de  la  estructura  y  sus  elementos  bajo  estas  cargas,  para 

determinar  de  esta manera  las  acciones  internas  y  posteriormente  evaluar  los  esfuerzos  y 

deformaciones producidos.  

3.4.1. ETAPA DE ANALISIS DE LAS ESTRUCTURAS DE TECHO. 

En esta etapa se determina  la respuesta de  la estructura ante solicitaciones o cargas a  la que 

está sometida, esto es, la determinación de fuerzas internas, esfuerzos y deformaciones en los 
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elementos estructurales, que son resultado de la acción de cargas externas. Puesto que en esta 

etapa se realizan cálculos, se requiere idealizar la estructura real en un modelo teórico el cual 

sea  posible  de  analizar  con  métodos  de  cálculo  favorables;  además  también  se  requiere 

determinar  las acciones de diseño, es decir  sus valores y  la manera en  cómo  se aplican a  la 

estructura, esto se  logra basándose en  los reglamentos y códigos de diseño;  luego de esto se 

procede  al  análisis  propiamente  dicho,  es  decir,  la  cuantificación  de  las  acciones  internas 

(fuerza axial, cortante, momentos flectores o torsión),  la evaluación de esfuerzos, y el cálculo 

de las deformaciones en los elementos en base a los esfuerzos a los que están sometidos. 

3.4.1.1. Análisis de cargas  

a) Evaluación de cargas externas. 

En  esta  parte  se  describen  todos  los  agentes  externos  a  la  estructura  que  inducen  fuerzas 

internas, esfuerzos y deformaciones en ella, estos pueden ser agentes ambientales por ejemplo 

viento, sismo, peso propio, etc. Existen muchas clasificaciones de cargas o acciones sobre una 

estructura a partir de diferentes puntos de vista. Las más comunes son basándose en su origen 

y su duración e intensidad en el tiempo. 

 Clasificación según su origen: 

o Debido a la acción de la gravedad: carga muerta (D) y carga viva (L).  

o Cargas debido a sismo (E). 

o Cargas debido al viento (W). 

 Clasificación según su duración e intensidad: 

o Acciones permanentes: Son  las que actúan de manera continua en  la estructura, y su 

intensidad no tiene variación significativa en el tiempo. Ejemplo de este tipo es la carga 

muerta (D). 

o Acciones variables: Son las que actúan sobre la estructura con una intensidad que varÍa 

significativamente  con  el  tiempo;  por  ejemplo  la  carga  viva  (L)  y  los  efectos  de 

temperatura (T).  
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o Acciones  accidentales:  estas  cargas  no  están  asociadas  al  funcionamiento  de  la 

estructura  y pueden  alcanzar  intensidades  significativas en breves  lapsos de  tiempo; 

por ejemplo las acciones debido a sismo (E) y viento (W). 

Las tipos de carga considerados en este apartado son las cargas gravitacionales (carga muerta y 

viva) y las cargas accidentales (sismo y viento), ya que son las cargas que más comúnmente se 

imponen a una estructura de  techo y de esta manera están consideradas en el “Reglamento 

para la Seguridad de Estructural de las Construcciones” de la República de El Salvador. 

I. Cargas gravitacionales. 

Carga muerta (D). 

Son las cargas generadas por el peso propio tanto de elementos estructurales (vigas de techo, 

largueros,  etc.)  como  de  elementos  no  estructurales  (cubierta,  cielo  falso,  instalaciones 

hidráulicas  y  eléctricas,  etc.),  que  ocupan  una  posición  fija  y  gravitan  de manera  constante 

sobre la estructura sin alguna variación significativa de su peso en el tiempo. 

La cuantificación de la carga muerta por lo general se obtiene de manera sencilla, ya que solo 

se requiere de la información referente a los pesos volumétricos, por unidad de área y lineal de 

los materiales  que  conforman  los  elementos  estructurales  y  no  estructurales.  El  anexo  2.1 

enlista los pesos por unidad de área de las cubiertas comúnmente utilizadas en el ámbito local, 

las  cuales  pueden  ser  de  utilidad  para  la  determinación  de  la  carga  muerta  aplicada  a 

elementos de estructura de techo. 

Carga viva (L). 

Las  cargas  vivas  están  relacionadas  con  el  uso  y  ocupación  de  la  estructura;  debido  a  su 

naturaleza variable,  incluye todo aquello que no tiene posición  fija y definitiva. Se  identifican 

dos  clases:  cargas móviles  (mantenimiento  y  reparaciones)  y  cargas  de movimiento  (grúas 

sobre vigas carril). Para  la valuación de  la carga viva en el análisis de estructuras de techo se 

toma  el  valor  recomendado  en  el  “Reglamento  para  la  Seguridad  de  Estructural  de  las 

Construcciones”, según la tabla 3.7.  
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TABLA 3.7. Cargas vivas unitarias mínimas, Kg/m² 

DESTINO DEL PISO O CUBIERTA  ࢗ  ࢇࢗ  ࢓ࢗ

Cubiertas y azoteas con pendientes no mayor de 5%.  15  50  100 

Cubiertas y azoteas con pendientes mayor de 5%. 5 0  20 

 

En la tabla se utiliza la carga viva máxima (ݍ௠) para el análisis de cargas de gravedad, la carga 

viva instantánea (ݍ௜) para el análisis sísmico y de viento, y la carga viva media (ݍ) para el cálculo 

de asentamientos diferidos. La carga viva se considera uniformemente distribuida sobre el área 

tributaría de cada elemento, entendiéndose por área tributaria el área que incide con su carga 

unitaria sobre el elemento en referencia8. 

Transmisión de cargas gravitacionales 

Las  cargas  gravitacionales  en  un  sistema  de  techos  se  transmiten  a  los  elementos  de  la 

estructura principal mediante un proceso  llamado bajado de cargas; esto es  la determinación 

de  las  cargas  (vivas  y muertas)  que  soportan  cada  uno  de  los  elementos  estructurales  del 

sistema. 

El proceso, que es similar al utilizado en  los sistemas de piso  (losas de piso), empieza con  la 

distribución de las cargas vivas sobre la cubierta (figura 3.7), y ésta sumada con el peso propio 

se  transmite  a  los  largueros de  techo  en  forma de  carga uniformemente  repartida  sobre  su 

longitud (figura 3.8a), estos a su vez transmiten esta carga más la de su propio peso a las vigas 

de  techo en  forma de cargas puntuales en  los puntos de conexión con estas para  finalmente 

transmitirlas a los elementos de apoyo (figura 3.8b). 

                                                 
8 Reglamento para la Seguridad Estructural de Las Construcciones (1997), Ministerio de Obras Publicas, República de 
El Salvador. 
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Figura 3.7.  Área tributaria sobre larguero de techo. 

En la figura anterior se ha ejemplificado con un sistema de techo que consiste en tres vigas de 

techo de alma abierta separadas una distancia L1 y largueros separados una distancia S. La viga 

intermedia se ha referenciado como 2. La reacción en el larguero P2 es transmitido a esta viga; 

es  importante  notar  que  el  larguero  en  la  figura  3.8a  no  es  un  larguero  de  extremo  que 

transmite una carga P’2, también es diferente de la reacción transmitida por los largueros en la 

cercanía de la cumbrera P”2. 

 

a) 

 

b) 

Figura 3.8. Cargas gravitacionales sobre a) Largueros y b) Viga de techo. 
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II. Cargas accidentales. 

Carga de sismo (E). 

Los efectos de  los movimientos sísmicos sobre  las edificaciones son  transmitidos a  través del 

suelo sobre el cual se apoya; la base de la edificación tiende a seguir el movimiento del suelo, 

mientras que, por  inercia,  la masa del edificio se opone a ser desplazada dinámicamente y a 

seguir  el movimiento  de  su  base  (ver  Figura  3.9).  Es  así  como  se  inducen  fuerzas  inerciales 

sobre  las  edificaciones  producidas  por  sismos,  las  cuales  son  de  sentido  contrario  al 

movimiento  del  suelo.  Analizar  las  edificaciones  bajo  efectos  de  sismo  es  una  labor  muy 

compleja que requiere de simplificaciones para tomar parte del diseño estructural de éstas. 

 

Figura 3.9. Fuerza de inercia producida por el 

movimiento sísmico. 

Las  fuerzas  sísmicas  en  edificios  no  dependen  solamente  de  la  intensidad  del movimiento 

sísmico sino también de las propiedades de toda la estructura en conjunto, tales como su masa, 

rigidez  y  regularidad  en  su  geometría,  entre  otras,  que  afectan  de  forma  preponderante  la 

respuesta dinámica de la edificación. 

Comportamiento de las estructuras de techos ante fuerzas sísmicas. 

 Los sistemas de techos como parte de una edificación influyen en su respuesta dinámica; en su 

calidad de diafragma, se encargan de transmitir las fuerzas inducidas por sismo a los elementos 

verticales  resistentes a  cargas  laterales. El  análisis entonces  radica en  la determinación  si el 
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sistema de  techos se comporta como un diafragma  rígido o  flexible  (ver Capitulo 2); muchos 

autores coinciden en que un diafragma flexible es aquel en el que su deformación (δD) es más 

de  dos  veces  que  la  deriva  de  entrepiso  promedio  del  sistema  resistente  a  cargas  laterales 

paralelo a la dirección en cuestión (δB) (ver Figura 3.10).  

Diafragma Rígido δD < 0.5δB 

 

Diafragma Flexible δD  > 2δB 

 
 

                      Vista en planta 

Figura 3.10. Criterio para determinar si un diafragma es flexible o rígido.

Retomando  lo  indicado  en  el  capitulo  anterior,  si  el  techo  (diafragma  flexible)  se  comporta 

como diafragma rígido, transmitirá la carga de sismo a los elementos verticales conforme a sus 

rigideces  en  el  plano  de  la  fuerza;  caso  contrario  (diafragma  flexible)  las  transmitirá  en 

proporción  a  su  área  tributaria,  es  decir,  actuará  entonces  sobre  el  elemento  una  carga 

horizontal,  que  es  proporcional  a  la  suma  de  las  cargas  verticales  que  actúan  directamente 

sobre ella (cantidad de masa tributaria). 

La  fuerza  sísmica  sobre el diafragma de  techo es determinada por el procedimiento estático 

lineal  indicado  en  la  “Norma  Técnica  para  Diseño  por  Sismo”  del  “Reglamento  para  la 

Seguridad de Estructural de las Construcciones en El Salvador (1997)”, con las limitaciones ahí 

expuestas. Se considera el techo como un nivel de la estructura (Figura 3.11) y se le asigna una 

fuerza debido a sismo (Fs3) la cual distribuirá a los elementos verticales que resisten sismo, ya 

sea como diafragma rígido o flexible.  
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Figura 3.11. Distribución de la fuerza sísmica en 

altura incluyendo el nivel de techo. 

Frecuentemente en un comienzo no se tiene la certeza si un diafragma es flexible o rígido, aun 

con  las consideraciones expuestas en el capitulo anterior, ya que en ocasiones  la rigidez en el 

plano del diafragma es similar a la de los elementos verticales resistentes. Para esto se asume 

conservadoramente que el diafragma es  rígido y se realiza  la distribución de carga en base a 

esta suposición, luego se calcula la deriva que corresponde y se le compara con la deformación 

del diafragma en el plano de la fuerza. 

Hasta  ahora  sólo  se  ha  considerado  el  comportamiento  de  la  estructura  de  techo  en  la 

distribución de  la  fuerza  sísmica a  los elementos  resistentes a  cargas  laterales. En  la  sección 

6.2.4 de  la  “Norma Técnica para Diseño por Sismo” del  “Reglamento para  la Seguridad de 

Estructural de  las Construcciones en El Salvador  (1997)”, se establece que  los diafragmas de 

piso y de techo deben diseñarse para resistir las fuerzas calculadas de la siguiente expresión: 

࢞࢖ࡲ ൌ
∑ା࢚ࡲ ࢏ࡲ

࢔
స૚࢏

∑ ࢏ࢃ
࢔
స૚࢏

   ࢞࢖ࢃ (Ec. 3.1) 

Donde: 

Fpx = Fuerza lateral aplicada al elemento x. 

Ft = Fuerza concentrada en la cubierta o fuerza de látigo. 

Fi = Fuerza sísmica aplicada en los niveles i. 

Wi = Peso de los niveles i. 

Wpx = Peso del elemento x. 
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Es importante notar que la fórmula se utiliza tanto para diafragmas de piso (losas de entrepiso) 

y techo; la fuerza (Fpx) de la ecuación se aplica a los elementos estructurales que componen el 

diafragma,  en  el  caso de diafragma de  techo  el  factor  resultante que multiplica  al peso del 

elemento (Wpx) es la fuerza de látigo (Ft) sumada a la fuerza sísmica en el diafragma de techo 

(Fs3 en  la figura 3.11), esto dividido por el peso del diafragma de techo (W3 en  la figura 3.11). 

Según la “Norma Técnica para Diseño por Sismo” la fuerza concentrada en la cubierta o fuerza 

de látigo se calcula de la siguiente manera: 

࢚ࡲ ൌ ૙. ૙ૠ࢒ࢇ࢙ࢇ࢈ࢂࢀ ൑ ૙. ૛૞࢒ࢇ࢙ࢇ࢈ࢂ    (Ec. 3.2) 

࢚ࡲ ൌ ૙, ࢀ	࢏࢙ ൑ ૙. ૠ࢙ࢍࢋ 

Donde: 

ܶ ൌ Periodo fundamental de vibración de la edificación 

௕ܸ௔௦௔௟ ൌ Cortante basal 

Además en la Norma citada se establece que: 

૙. ૜૞࢞࢖ࢃࡵ࡭ ൏ ࢞࢖ࡲ ൏   ࢞࢖ࢃࡵ࡭0.75   (Ec. 3.3) 

Donde: 

ܣ ൌ Factor de zonificación sísmica 

ܫ ൌ Factor de importancia de la edificación	 

Conservadoramente se puede utilizar directamente estos límites de la fuerza Fpx indicados en 

la Norma para establecer la fuerza sísmica para el diseño de los elementos. 

Carga de viento (W) 

La  fuerza  generada por  el  viento  sobre  las  estructuras  es difícil de  cuantificar  con  exactitud 

debido  a  la  naturaleza  variable  del  viento. Atendiendo  el  comportamiento  del  viento  como 

fluido es posible  llegar a establecer  cargas  razonables en  función de  la velocidad del viento; 

estas cargas sobre  las edificaciones varían según su ubicación geográfica, altura sobre el nivel 

del suelo, tipo de terreno y tipo de estructura en sus alrededores. 



88 
 

Se considera que una edificación con un periodo natural pequeño  (menor que 1 segundo) el 

viento no produce una  respuesta dinámica, por  lo  tanto es posible determinar  la  fuerza del 

viento  como  carga  estática.  En  edificaciones  en  las  cuales  la  carga  debido  al  viento  es 

considerable se debe garantizar que  las conexiones sean suficientemente fuertes para resistir 

las fuerzas externas e  internas producidas., además de un adecuado diseño de  los elementos 

de recubrimiento. 

El  viento  genera  en  las  edificaciones  empujes  y  succiones  estáticas.  En  la  Figura  3.12a  la 

superficie que recibe directamente la presión del viento se denomina Barlovento (empuje) y la 

opuesta  Sotavento  (succión).  Cuando  el  viento  pasa  sobre  el  techo  con  inclinación  debe 

incrementar  su velocidad para mantener  la continuidad del  flujo, esto genera que  la presión 

sobre el techo se reduzca y hace que el viento produzca una succión que puede ser capaz de 

levantar una cubierta sin un anclaje adecuado. Una acción similar se produce en las superficies 

paralelas a la dirección del viento y la superficie de Sotavento, al incrementarse la velocidad del 

viento cuando pasa alrededor de la edificación (ver Figura 3.12b). 

.  

a) Succión sobre techo inclinado. 

 

b) Succión sobre las superficies de Barlovento, A y B. 

Figura 3.12. Efecto del viento sobre edificaciones. 
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 La cuantificación de la carga ejercida por el viento se realiza a partir de la ecuación: 

ࡼ ൌ ૛ࢂ࢓

૛
   (Ec. 3.4) 

La  cual  representa  la  presión  que  proviene  de  energía  cinética  de  las  partículas  de  aire  en 

movimiento cuando chocan con una superficie. Se observa entonces que  la presión debido al 

viento es proporcional al cuadrado de su velocidad, la cual varía según la ubicación geográfica y 

altura sobre el terreno. En la “Norma Técnica de Diseño por Viento” del “Reglamento para la 

Seguridad  de  Estructural  de  las  Construcciones  en  El  Salvador”  se  indica  que  la  velocidad 

utilizada  para  determinación  de  la  presión  básica  de  diseño  es  de  75  km/h;  utilizando  la 

fórmula  empírica de  la  Ecuación  3.5  se obtiene que  la presión básica de diseño  P0  se  toma 

como 30 kg/m2. 

૙ࡼ ൌ ૙. ૙૙૝ૡࢂ૛   (Ec. 3.5) 

La  presión  básica  de  viento  es  afectada  por  factores  que  consideran  las  variaciones  en  la 

exposición de la edificación, su altura y tipo de estructura. La presión se calcula de la siguiente 

manera: 

ࡼ ൌ  ૙ࡼࡷࢠ࡯࢖࡯  (Ec. 3.6) 

Según  la  “Norma  Técnica  de  Diseño  por  Viento”  del  “Reglamento  para  la  Seguridad  de 

Estructural de  las Construcciones en El Salvador”  (Ver anexo 3.1),  los  factores	ሺݖܥ	) y   (ܭ) se 

determinan a partir de la tabla 3.8, en donde “a” es un factor adimensional cuyo valor depende 

de  la zona de ubicación de  la estructura y se utiliza en el cálculo del factor de corrección por 

altura CZ. 

ࢆ࡯ ൌ ૚. ૙, ࢆ	ࢇ࢘ࢇ࢖ ൑ ૚૙	࢓    (Ec. 3.7 a) 

ࢆ࡯ ൌ ቀ ࢆ
૚૙
ቁ
૛/ࢇ

ࢆ	ࢇ࢘ࢇ࢖		 ൐   	࢓	10 (Ec. 3.7 b) 
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 Tabla 3.8. Factores de corrección K y a. 

FACTORES 
ZONA

A B C 

K  0.65 1.0 1.6 

a  1.60 4.5 7.0 

El factor de presión (Cp) se calcula de acuerdo al tipo de edificación, ya sea cerrada o abierta, 

estas  últimas  se  consideran  si  la  suma  de  las  áreas  de  las  aberturas  excede  el  30%  de  la 

superficie correspondiente. En estructuras cerradas se toman los siguientes valores: 

Tabla 3.9. Factor de corrección Cp. 

Techos  inclinados con acción perpendicular a  la 
superficie 

CP 

‐ Lado de sotavento  ‐0.7 

‐ Lado de barlovento  

θ < 30º ‐0.7 

30º ≤ θ ≤ 50º ±0.4 

θ > 50º +0.8 

Los  diferentes  tipos  cargas  que  afectan  las  estructuras  de  techos  se  aplican  de  manera 

simultánea a esta bajo ciertas combinaciones establecidas en los códigos y especificaciones, en 

este estudio se considerarán las combinaciones de cargas indicadas en las especificaciones del 

AISC 2005 3era Edición, y serán detalladas más adelante. 

b) Análisis estructural (acciones internas). 

Para  obtener  los  esfuerzos  a  los  que  están  sometidos  los  elementos  constituyentes  de 

estructuras de techos, es necesario tener el conocimiento de  las acciones  internas producidas 

por  la  aplicación  de  las  cargas  externas  (descritas  en  el  apartado  anterior).  Tales  acciones 

internas  están  relacionadas  con  la  disposición  de  los miembros  y  su magnitud  depende  la 

solicitación sobre estos.  

Las fuerzas internas en todos los miembros deben de ser capaces de mantener en equilibrio las 

fuerzas externas, por lo tanto, la manera de determinarlas (y el tipo de esfuerzos asociado con 



91 
 

ellas) es a través de un análisis de equilibrio de  las estructuras de techo bajo cargas externas. 

En este apartado  se  realiza un análisis del  comportamiento de  los diferentes elementos que 

conforman  la estructura de techo para establecer  las fuerzas  internas producidas y con ello el 

tipo de esfuerzo y deformación asociado. 

I. Elementos primarios. 

 Vigas de alma llena. 

Las vigas de alma  llena utilizadas en  techos son por  lo general perfiles  laminados en caliente 

tipo W  (ver  capitulo 2), esto es debido  a que  se prefiere que  la  viga de  techo posea por  lo 

menos un eje de simetría en su sección  transversal, aunque se observan secciones  tipo C en 

donde las cargas son menores y la pendiente del techo no es grande. El tipo de sección influye 

en  el  comportamiento  de  la  viga  en  fenómeno  del  pandeo  lateral  torsional  descrito  más 

adelante. 

El análisis de  las vigas descrito en esta sección se aplica a cualquier viga  independientemente 

de su sección transversal, ya que se basa en procedimientos de la mecánica. Las vigas de alma 

llena usadas como vigas de techo son usadas frecuentemente en edificios  industriales de baja 

altura, los cuales están formados por columnas conectadas rígidamente con las vigas de techo 

(ver figura 3.13a).  

                       

 a) Marco de columna y viga de alma llena.    b) Acciones internas en viga de techo. 

Figura 3.13. Viga de alma llena en un marco.



92 
 

Bajo  estas  condiciones  la  viga de  techo debe  analizarse  con  todo  el marco  formado  con  las 

columnas;  se  requiere  entonces  de  un  análisis  que  tome  en  cuenta  las  condiciones  de 

indeterminación  del  marco  para  el  cálculo  de  las  fuerzas  internas  en  los  miembros. 

Independientemente del procedimiento llevado, las acciones internas en las vigas de techo son 

carga axial, fuerza cortante y momento flector (ver figura 3.13b). 

 Vigas de alma abierta. 

Las vigas de alma abierta  se analizan  como elementos  simplemente apoyados bajo  flexión y 

solo en  casos en que  la pendiente  sea pronunciada  se pueden  considerar  los efectos de  las 

fuerzas axiales. En  las vigas de alma abierta  las cuerdas absorben el par de flexión y  la celosía 

absorbe y  transmite el  cortante a  los apoyos. Bajo cargas de gravedad  la  cuerda  superior  se 

somete a compresión y la inferior a tensión, esta situación se puede invertir en el caso de carga 

de viento,  la cual genera fuerzas normales a  la pendiente del techo. Debido a que  las cuerdas 

no presentan una componente significativa en la dirección del cortante, este es tomado por la 

celosía en compresión o tensión. 

Considérese la viga de alma abierta simplemente apoyada de la figura 3.14a sometida a cargas 

gravitacionales,  en  la  cual  se  traza  un  corte  1‐1  que  coincide  con  un  nudo.  Las  cuerdas 

absorben los esfuerzos axiales inducidos por el par interno M, entonces el valor de las fuerzas 

son:  

ࢀ ൌ ࡯ ൌ ࡹ ⁄ࢊ     (Ec. 3.8) 

Donde: 

T = Fuerza interna de tensión 

C = Fuerza interna de compresión 

d = peralte efectivo de la viga (ver figura 3.14b)  
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a)   Viga de alma abierta bajo cargas de gravedad. 

 

 

b) Acciones en las cuerdas de la viga. 

                

c) Diagonal en tensión.                   d) Diagonal en compresión. 

Figura 3.14. Acciones sobre viga de alma abierta bajo cargas de gravedad.

El  corte  2‐2  de  la  figura  3.14a  pasa  a  través  de  una  barra  de  celosía.  Despreciando  la 

contribución de  las cuerdas para soportar el cortante y considerando que el cortante máximo 

(V) se localiza en los extremos de la viga, se observa entonces que la barra de celosía absorbe 

una fuerza axial (N) (ver figura 3.14c), a partir del equilibrio del punto A se determina que: 

ࡺ ൌ ࢂ ⁄ࣂ࢔ࢋࡿ ൌ ሺࢂ ൈ ࢙ሻ ⁄ࢊ       (Ec. 3.9) 
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Donde: 

s = longitud de la celosía 

d = separación entre cuerdas 

En el caso se muestra una  fuerza a  tensión sobre  la barra. En el corte 3‐3 se observa que  la 

diagonal de  la celosía se encuentra sometida a compresión; esta es  la condición de diseño ya 

que es más critica la compresión en miembros de acero. 

 Armaduras 

Este tipo de estructura se analiza como simplemente apoyada en sus extremos, se comporta en 

su totalidad como una viga de alma  llena:  las cuerdas funcionan como  los patines y absorben 

los  efectos  inducidos  del  par  interno  y  los  miembros  del  alma  (diagonales,  montantes  y 

tirantes) toman el papel del alma solida de la viga que absorbe el cortante y lo transmite a los 

apoyos. Los miembros de  las armaduras son  rectos y  relativamente cortos, están conectados 

por pasadores sin fricción y su peso es  irrelevante, por esto son considerados miembros bajo 

esfuerzo  directo  o  carga  axial,  es  decir,  bajo  cargas  externas  los miembros  de  la  armadura 

únicamente  se alargan ó acortan debido al efecto  combinado de  los apoyos  y  las  cargas. Es 

importante  que  las  cargas  provenientes  de  los  largueros  se  apliquen  a  la  armadura  en  sus 

nudos, caso contrario se deberá considerar la flexión de la cuerda superior de la armadura. 

Bajo  estas  consideraciones  se  puede  analizar  una  armadura  en  los  puntos  de  unión  de  sus 

miembros como una partícula en equilibrio (método de  los nudos), o equilibrando  las fuerzas 

internas de una sección de la armadura con las externas (método de las secciones). 

Considérese la armadura mostrada en la figura 3.15a, se traza un corte a través las barras BD, 

BE  y  CE.  Las  fuerzas  externas  en  la  porción  izquierda  del  corte  (R1  y  Q1)  deben  estar  en 

equilibrio con  fuerzas  internas  (N1, N2 y N3) según  la  figura 3.15b. De  la misma manera, si se 

considera la articulación en el punto B se debe equilibrar todas las fuerzas internas que llegan a 

ese punto con las externas si las hay (figura 3.13c). 
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a) Armadura de techo bajo cargas externas.

 
b) Porción izquierda de la sección 1‐1         c) Equilibrio del punto B. 
Figura 3.15. Análisis de fuerzas internas en miembros de armaduras. 

En  la  figura anterior se asumen  las  fuerzas a  tensión aunque, dependiendo de  los  resultados 

pueden ser también a compresión. El análisis depende preponderantemente de que las fuerzas 

axiales en  los miembros coincidan en el punto de unión, esto  indica que el eje centroidal de 

cada uno de los miembros concurra en un punto. En las armaduras de techo las uniones entre 

miembros pueden ser atornilladas o soldadas, es importante entonces lograr esta concurrencia 

de los ejes de cada miembro (ver figura 3.16 y 3.17). 

 

Fig. 3.16. Unión atornillada en armadura. 
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Fig. 3.17. Unión soldada en armadura. 

II. Elementos secundarios 

 Polines espaciales. 

Son elementos triangulados compuestos de una cuerda inferior y superior conformada por uno 

y  dos  elementos  de  acero  respectivamente,  los  cuales  soportan  tensión  o  compresión  para 

contrarrestar la solicitación a flexión a la que están sometidos, además las cuerdas están unidas 

por medio de celosías las cuales soportan las cargas por cortante en el elemento.  

Al  considerar  el  corte  1‐1  en  el polín  espacial bajo  carga  gravitacional  (ver  figura  3.18a),  se 

podrá determinar  las fuerzas axiales en cada uno de  las cuerdas (ver figura 3.18b) en función 

del  momento  y  el  peralte  efectivo,  como  se  expresa  en  la  ecuación  3.8,  mencionada 

anteriormente. 

La  fuerza  axial  soportada  por  la  celosía  lateral  (N)  se  determina  considerando  el  arreglo 

tridimensional de ésta de la siguiente manera: 

ࡺ ൌ
ࢂ

૛ሺࢼܛܗ܋ሻሺ࢙ࣂ࢔ࢋሻ
       (Ec. 3.10). 

Donde  “β”  es  el  ángulo  formado  por  la  proyección  de  la  celosía  lateral  sobre  la  sección 

transversal del Polín y el eje de simetría del mismo, “θ” es el ángulo de inclinación de la celosía 

respecto  a  su  distribución  en  su  plano  lateral  y  “V”  es  el  cortante  producido  por  la  carga 

distribuida.  
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a) Polín espacial sometido a carga gravitatoria uniformemente distribuida. 

 

b) Par de fuerzas en cuerdas del polín espacial ante un momento flector. 

 

c) Cortante en celosía lateral. 

Figura 3.18. Acciones en polín espacial bajo carga gravitatoria. 

 Polines laminados. 

Los polines laminados descansan sobre una superficie inclinada por lo que las cargas verticales 

y  los  ejes principales del polín  “C” no  coinciden  (ver  figura 3.19),  a partir de  esto  se puede 

analizar el polín con flexión alrededor de uno de los ejes principales junto con un momento de 

torsión (Mt) aplicado en el centro de cortante, a esto se le conoce como flexión asimétrica; la 
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carga (q) proveniente de las cargas de gravedad puede dividirse en las componentes (qy) y (qx) 

paralela y perpendicular a la dirección de la pendiente respectivamente. 

 

Figura 3.19. Cargas en larguero de techo (polín “C”) 

En  la práctica suelen usarse procedimientos simplificados, en  los cuales  la torsión aplicada es 

reemplazada por  flexión en el patín. De esta manera  si  la  torsión es causada por una  fuerza 

horizontal aplicada excéntricamente, entonces  se  supone que  la  fuerza provoca  flexión en el 

patín más cercano (ver figura 3.20) y se desprecia la contribución del alma y el patín inferior.   

ࢌࡽ ൌ
࢚ࡹ

࢙࢟
      (Ec. 3.11) 

Donde  (Mt)  es  el momento  torsor,  cuyo  valor  se  determina  como  el  producto  de  la  carga 

distribuida (qy) y la excentricidad de ésta al eje que pasa por el centro de cortante (ey), y (Ys) es 

la distancia  desde  el  centroide del patín  superior  al  eje que pasa por  el  centro de  cortante        

(Fig. 3.19).  

 

Figura 3.20. Simplificación para flexión asimétrica producida por 

fuerza horizontal. 
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Este  procedimiento  puede  ser  aplicable  para  el  diseño  si  la  torsión  aplicada  tiene  valores 

pequeños. Alternativamente también se puede realizar un análisis de  los  largueros  laminados 

que considere la flexión en ambas direcciones con una reducción de la capacidad debido a los 

efectos del momento torsor.  

Se pueden tener dos casos: el primero es el análisis de los largueros laminados sin la utilización 

de  tensores  los  cuales  se modelan  como  vigas  simplemente  apoyadas  en  sus  extremos  en 

ambas  direcciones  (eje  fuerte  o  del  alma  y  eje  débil).  Caso  contrario  es  cuando  se  utilizan 

tensores para reducir los claros a flexión alrededor del eje débil del larguero. Se considera a los 

tensores inextensibles y que hacen continuos a los largueros en la dirección de sus ejes “y”, de 

esta manera  se observa que  los momentos  respecto a ese eje  se  reducen  significativamente 

como se muestra en las siguientes figuras: 

 

Figura 3.21. Momento respecto al eje del alma “Y” de los largueros  

(Tensores al centro del claro). 

 

Figura 3.22. Momento respecto al eje del alma “Y” de los largueros 

(Tensores en los tercios del claro). 
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Figura 3.23. Momento respecto al eje “X” de los largueros. 

En  las  figuras  anteriores,  L  es  la  distancia  entre  las  armaduras  en  las  que  se  apoyan  los 

largueros, ݓ௨௬ es la componente de la carga perpendicular al eje del alma del larguero y ݓ௨௫ es 

el componente de la carga paralela al mismo eje. 

Si no se usan tensores, el momento máximo respecto al alma de un  larguero es de ݓ௨௬ܮଶ 8⁄  

Cuando  se  colocan  tensores  a  la mitad  del  claro,  en  ese momento  se  reduce  a ݓ௨௬ܮଶ 32⁄       

(una reducción del 75%) y cuando se colocan en el tercio del claro el momento vale ݓ௨௬ܮଶ 90⁄  

(una reducción del 91%). En la tabla 3.10 mostrada a continuación se resume la influencia en el 

incremento de la capacidad a la flexión biaxial de los largueros por el efecto de la colocación de 

tensores. 

Tabla 3.10. Influencia de los tensores en la flexión biaxial del larguero. 

Uso de tensor  Momento en el eje débil 
Porcentaje de 

reducción (%) 

Sin tensor  ଶܮ௨௬ݓ 8⁄ 0

Tensor al medio del claro ଶܮ௨௬ݓ 32⁄ 75

Tensores al tercio del claro ଶܮ௨௬ݓ 90⁄ 91

 

 Tensores 

Como se  indico en  la sección anterior  los polines tipo “C” son débiles alrededor del eje de su 

alma, por lo que muy comúnmente se utilizan tensores de techos para reducir la longitud de los 

claros para flexión alrededor de esos ejes.   La fuerza soportada por  los tensores se determina 

en base al área tributaria de cada tensor (ver figura 3.24).   
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Figura 3.24. Área tributaria de tensor.

Los  tensores,  por  su  disposición  sólo  soportan  cargas  de  gravedad,  por  tanto  las  cargas  de 

viento no afectan su diseño. Un tensor puede ser analizado como miembro aislado, ya que no 

presenta continuidad a través de los largueros; absorbe la carga ݍ௬ generada por el larguero a 

lo largo de la superficie de inclinación del techo (ver figura 3.18). El larguero más cercano a  la 

cumbrera  es  el más  solicitado,  ya que  soporta  las  cargas  acumuladas de  todos  los  tensores 

subyacentes. 

 Arriostramientos 

Los  tensores  horizontales  en  techos  rigidizan  o  estabilizan  la  estructura  Impidiendo  el 

desplazamiento  o  deformación  diferenciales  excesivas  en  la  estructura  ante  las  cargas  de 

viento y cargas sísmicas (ver figura 3.25). 

     
                              a)                                                           b) 

Figura 3.25. Deformaciones diferenciales

 a) Marco sin tensores horizontales b) Marco arriostrado. 
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La fuerza lateral sísmica o de viento será soportada equitativamente por cada arriostramiento 

de  la estructura de techo y  la determinación de  la tensión se elabora mediante un análisis de 

equilibrio estático (ver figura 3.26). Donde Fs es la fuerza sísmica por arriostramiento y T es la 

tensión. 

Figura 3.26. Análisis de arriostramientos.

3.4.1.2. Análisis de esfuerzos  

Luego de analizar las acciones internas en los elementos, en el apartado anterior, se presenta a 

continuación  el  cálculo  de  los  esfuerzos  a  los  que  estarán  sometidos  dichos  elementos  por 

efecto de estas acciones internas. 

Elementos sometidos a esfuerzos axiales  

En las estructuras de techos los elementos que se encuentran sometidos a esfuerzos de tensión 

son:  los  tensores,  los  polines  espaciales,  vigas  de  alma  abierta  aunque  estos  últimos  están 

sometidos  a  flexión,  los  elementos  que  lo  conforman  están  a  tensión  y  a  compresión  axial 

debido a  su  configuración geométrica  triangulada  (ver apartado 3.4.1.1). Así  también  ciertos 

elementos de armaduras se encuentran sometidos a fuerzas axiales de tensión con la premisa 

que  todas  las  cargas  se  aplican  en  las uniones  y no  en  los mismos  elementos por  eso  cada 

armadura está sometido a cargas axiales directas.  

a) Elementos en tensión. 

Los miembros en tensión se definen como elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales 

de tensión y tensión debida a flexión. Un miembro dúctil de acero, sin agujeros y sometido a 
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una carga de tensión, puede resistir, sin fracturarse, una carga mayor que la correspondiente al 

producto del área de su sección transversal (A) y del esfuerzo de fluencia del acero, gracias al 

endurecimiento por deformación. El esfuerzo de un miembro a tensión esta dado por.  

ࢌ ൌ ࢀ

࡭
      (Ec. 3.13) 

Donde: 

݂ = Esfuerzo de un miembro sometido a tensión axial. 

T = Magnitud de la carga de tensión. 

A = área de la sección  

Si el área de la sección trasversal de un miembro en tensión varía a  lo  largo de su  longitud, el 

esfuerzo es una función de la sección particular a considerar. 

Si un elemento está sometido a tensión y  las conexiones se realizarán por medio de tornillos, 

para  la colocación de estos es necesario retirar material de  la sección transversal para formar 

los  agujeros,  por  lo  que  en  esta  sección  solo  una  parte  de  la  del  área  total  del miembro 

soportará la carga, a esta sección se le conoce como área neta (An) (ver Figura 3.27). 

 

Figura 3.27. Área neta en arreglo de tornillos. 

Por tanto el esfuerzo en una sección con arreglo de tornillos es: 

ࢌ ൌ ࢀ

࢔࡭
      (Ec. 3.14) 

T   = Magnitud de la carga de tensión. 

 .௡ = área neta de la secciónܣ
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Cuando  la conexión de extremo se efectúa en  todo el elemento de  la placa que compone  la 

sección  transversal,  la  distribución  de  los  esfuerzos  en  elementos  sometidos  a  tensión  es 

uniforme  en  el  área  neta  y  las  secciones  alejadas  a  las  conexiones;  sin  embargo  cuando  la 

conexión  de  extremo  solo  se  realiza  en  algunos  elementos  de  la  sección  esto  produce  una 

deformación  no  uniforme  de  los  elementos  no  conectados  y  concentración  de  esfuerzos 

cortantes  en  la  vecindad  de  la  conexión;  a  este  fenómeno  se  le  conoce  como  retraso  por 

cortante, el  cual  reduce  la efectividad de  la  sección.  La  influencia de este debilitamiento  se 

calcula mediante el coeficiente (U) definiendo el área efectiva del miembro (Ae).  

ࢋ࡭ ൌ   ࢔࡭ࢁ       (Ec. 3.15) 

ࢁ ൌ ቀ૚ െ ࢔࢕ࢉ࢞

࢔࢕ࢉࡸ
ቁ ൑ ૙. ૢ૙     (Ec. 3.16) 

Donde: 

௘ܣ ൌ Area efecƟva del elemento someƟdo a tensión 

ܷ ൌ Coeficiente de reducción del área neta del elementos someƟdo a tensión 

,௖௢௡ݔ ௖௢௡ܮ	 ൌ Distancia horizontal y verƟcal del punto de concentración del flujo de esfuerzo 

 

Figura 3.28. Efecto de retraso por cortante en ángulo simple. 

b) Elementos en compresión. 

Los elementos a  compresión, bajo  la acción de una  carga axial,  tendrán un  comportamiento 

inicial  de  acortamiento  proporcional  al  esfuerzo  generado  por  la  carga  que  actúa  en  su  eje 

longitudinal.  Cuando  la  carga  aumenta  a  un  valor  critico,  se  presenta  una  falla  brusca  por 

inestabilidad  lateral denominada pandeo, en el sentido de su menor momento de  inercia. Su 
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forma  de  flexionarse  dependerá  de  las  condiciones  de  sujeción  en  sus  extremos.  Euler 

determinó por primera vez el esfuerzo crítico de falla ( ௖݂௥) con la expresión: 

࢘ࢉࢌ ൌ
࣊૛ࡵࡱ

૛ࡸ࡭
	    (Ec. 3.17) 

Donde  E  es  el  módulo  de  elasticidad  del  material,  I  es  el  momento  de  inercia  del  área 

transversal con respecto al eje principal menor y L se tomará como la distancia entre los puntos 

de inflexión de la elástica, donde el momento de flexión vale cero. Esta distancia L se considera 

como  la  longitud efectiva del elemento a  compresión. Para que esta ecuación  sea válida, el 

miembro  debe  ser  elástico  y  sus  extremos  deben  poder  girar  libremente  pero  no  tener 

capacidad de trasladarse lateralmente. 

En  las  especificaciones del AISC‐LRFD,  la  longitud  efectiva de un  elemento  a  compresión  se 

denomina KL, donde K es el factor de longitud efectiva. El valor de K depende de la restricción 

rotacional en los extremos del elemento a compresión y a su resistencia al movimiento lateral. 

Tabla 3.11. Valores del factor de longitud efectiva (K). 

La  resistencia de un elemento  sometido a compresión y  la manera como  falla, dependen en 

gran  medida  de  su  longitud  efectiva.  Mientras  mayor  sea  la  relación  de  esbeltez  de  un 

miembro, menor  será  la carga que pueda  soportar y disminuye  su esfuerzo de pandeo. Si  la 

relación  de  esbeltez  excede  de  cierto  valor,  el  esfuerzo  de  pandeo  será  menor  al  límite 

proporcional  del  acero.  Los  elementos  sometidos  a  compresión  en  este  intervalo  fallan 



106 
 

inelásticamente.  La  relación  de  esbeltez mide  la  tendencia  de  un  elemento  a  compresión  a 

pandearse. Mientras mayor sea la relación de esbeltez de un miembro, menor será la carga que 

pueda soportar. 

 

Figura 3.29. Curva de resistencia a la compresión axial. 

A partir de la figura anterior se observa que el esfuerzo crítico ( ௖݂௥) se determina en función del 

parámetro de esbeltez (λc) que varía en función las propiedades geométricas del elemento de 

la siguiente manera ܿߣ ൌ ௄௅

௥గ
ට௙೤
ா
. 

Si el parámetro de esbeltez es menor o igual que 1.5 (ܿߣ ൑ 1.5), los esfuerzos se encuentran en 

el intervalo inelástico, el cual está definido por la siguiente ecuación.  

࢘ࢉࢌ ൌ ሺ૙. ૟૞ૡሻࢉࣅ
૛
  ࢟ࢌ (Ec. 3.18) 

Si  el  parámetro  de  esbeltez  es mayor  que  1.5  ܿߣ) ൐ 1.5)  los  esfuerzos  se  encuentran  en  el 

intervalo elástico el cual está definido por la siguiente ecuación.  

࢘ࢉࢌ ൌ
૙.ૡૠૠ

૛ࢉࣅ
 	࢟ࢌ   (Ec. 3.19) 

Elementos sometidos a esfuerzos de flexión. 

Las  estructuras  de  techos  los  elementos  sometidos  a  flexión  (vigas  de  alma  llena  y  polines 

laminados  en  frío)  los  cuales  soportan  cargas  provenientes  de  la  cubierta  según  el  área 

tributaria sobre ellos. 



107 
 

Si un elemento está sometido a un momento flexionante, el esfuerzo en cualquier punto de la 

sección  transversal,  recordando que  esta  expresión  es  aplicable  cuando  el  esfuerzo máximo 

calculado en la viga es menor que el límite elástico se puede calcular con la fórmula: 

	ࢌ ൌ  ࡵ	/	࢟ࡹ	   (Ec. 3.20)	

Se puede definir el Módulo de Sección S como: 

ࡿ ൌ 	ࡵ ࢟⁄       (Ec. 3.21)	

  :es una constante para una sección específica. Así, la fórmula de la escuadra se escribe como ݕ 

ࢌ ൌ      	ࡿ/ࡹ   (Ec. 3.22) 

Cuando la distribución de esfuerzos ha alcanzado la etapa de distribución plástica, se dice que 

se  ha  formado  una  articulación  plástica,  ya  que  no  puede  resistir  en  esta  sección  ningún 

momento adicional. Cualquier momento adicional aplicado en la sección causaría una rotación 

en  la viga con un pequeño  incremento del esfuerzo. La relación del momento plástico ࡼࡹ al 

momento elástico o de fluencia ࢟ࡹ se denomina factor de forma. 

ࢆ ൌ 	ࡼࡹ ⁄	࢟ࡹ    (Ec. 3.23)	

Si  se  tiene  un  soporte  lateral  continuo  o  estrechamente  espaciado,  las  vigas  se  pandearán 

plásticamente. Al  incrementarse  la separación entre soportes  laterales,  las vigas empezarán a 

fallar  inelásticamente  bajo momentos menores.  Finalmente,  con  la  longitud  aún mayor  sin 

soporte  lateral,  las  vigas  fallarán  elásticamente.  Si  se  tiene  una  viga  “I”  sin  soporte  lateral 

continuo y  se  le aplica  la acción de un momento,  la viga  se  flexionará en un principio en el 

plano del alma. A medida se  incrementa el momento el plano de flexión vuelve  inestable y es 

posible una  ligera deflexión y una forma torcida a este comportamiento se  le domina pandeo 

lateral torsional (ver figura 3.30). 
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Figura 3.30. Pandeo lateral‐torsional de una viga de alma llena 

simplemente apoyada. 

La  longitud  limite sin soporte  lateral, Lr, es  la  longitud no soportada de un segmento de viga 

bajo momento  uniforme  en  que  comienza  el  régimen  de  pandeo  lateral–torsional  elástico, 

mientras que la longitud límite sin soporte lateral, Lp; es la longitud no soportada más larga de 

un  segmento de  viga  sujeto  a un momento uniforme para el que  se desarrolla el momento 

plástico.  

 

Figura 3.31. Resistencia al pandeo lateral contra la 

longitud sin soporte lateral. 
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Elementos sometidos a esfuerzos cortantes. 

En  las especificaciones del LRFD suponen un esfuerzo cortante  reducido  resistido por el área 

total del alma. Esta área del alma,	ܣ௪ es igual al peralte total de la sección,	݀, multiplicado por 

el espesor del alma, ݐ௪, (ver figura 3.32).  

 

Figura 3.32. Área del alma que resiste cortante. 

Las expresiones para la resistencia por cortante están dadas en la especificación F2 del LRFD.  

a) Fluencia  del  alma.  Casi  todas  las  secciones  de  vigas  laminadas  se  comportan  de  esta 

manera. 

ܵ݅	 ݄ ⁄௪ݐ ൑ 418 ඥܨ௬௪⁄ ൌ 70 Para ܨ௬ ൌ ௬ܨ y 59 para ݅ݏ36݇ ൌ  ݅ݏ50݇

࢔ࢂ ൌ ૙. ૟࢝࡭࢝࢟ࡲ      (Ec. 3.24) 

b) Pandeo inelástico del alma. 

ܵ݅	 418 ඥܨ௬௪ ൏⁄ ݄ ⁄௪ݐ ൑ 523 ඥܨ௬௪⁄ ൌ 87 Para ܨ௬ ൌ ௬ܨ y 74 para ݅ݏ36݇ ൌ  ݅ݏ50݇

࢔ࢂ ൌ ૙. ૟࢝࡭࢝࢟ࡲሺ૝૚ૡ ඥ࢝࢟ࡲሻ/ሺ⁄ ࢎ ࢚࢝⁄ ሻ  (Ec. 3.25) 

c) Pandeo elástico del alma. 

ܵ݅	 523 ටܨ௬௪ ൏ൗ ݄ ⁄௪ݐ ൑ 260 

࢔ࢂ ൌ ሺ૚૜૛૙૙૙࢝࡭ሻ ሺࢎ ࢚࢝ሻ⁄ ૛⁄   (Ec. 3.26) 

	



110 
 

En las expresiones anteriores:  

௬௪ܨ ൌ esfuerzo de fluencia mínimo especificado del alma. 

݄ ൌ distancia libre entre la punta de los filetes del alma laminados 

௪ݐ ൌ espesor del alma de la viga. 

3.4.1.3. Análisis de deformaciones 

El análisis de  las deformaciones de  las estructuras de techos, es un  factor a  tomar en cuenta 

para el diseño final de  la estructura a utilizar, debido a diversos factores que afectan tanto  la 

estabilidad de las conexiones y conjunto de miembros, como la apariencia de los mismos. Esto 

se  debe  de  alguna manera  al  desarrollo  de  aceros  de  alta  resistencia,  y  el  aumento  en  la 

demanda de grandes áreas de a cubrir. A continuación se presentan algunas de las razones por 

las  cuales  las  deformaciones  están  limitadas  en  las  estructuras  de  techos,  ya  sean  estas 

estructurales, funcionales o de ambos tipos. 

 Las deflexiones grandes en vigas no generan confianza en los usuarios de la estructura, 

aunque sea segura desde el punto de vista de la resistencia de la misma. 

 Debido a  la deformación excesiva de  la estructura se pueden producir  fallas en otros 

elementos que componen la edificación, específicamente elementos de cubierta, cielos 

falsos u otros elementos adjuntos a la estructura de techo. 

 En  los  techos  planos,  las  estructuras  compuestas  por  vigas  de  alma  abierta  o  llena, 

pueden tener deformaciones excesivas que produzcan estancamientos, lo que conlleva 

al peligro de generar un colapso de la estructura debido a este factor. 

 Se puede generar distorsión en  las conexiones debido a  la deformación excesiva de  la 

estructura de techo. 

Uno  de  los  factores  bajo  los  cuales  una  estructura  de  techo  es  más  vulnerable  a  fallas 

estructurales  o  daños  por  deformaciones,  es  el  empozamiento.  La  deflexión  considerable 

producida  por  el  peso  creciente  del  agua  de  lluvia  puede  formar  un  encharcamiento 

importante en el techo. Si el drenaje no vacía el agua más rápido de lo que se acumula, el techo 

se vuelve inestable y en el peor de los casos, una lluvia intensa puede causar el colapso de un 

techo. 

Como una salvaguarda general contra el estancamiento, en el caso de techos planos diseñados, 

de manera nominal, con una pendiente menor a la mínima recomendada de ¼ de pulgada por 
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pie  (2%),  la  suma de  las deflexiones de  la  cubierta de  soporte,  los  largueros,  las  vigas o  las 

armaduras bajo un tirante de 1 pulgada de agua (5 pulg. por pie de carga) no debe exceder ½ 

pulgada.9 

Calculo de la deflexión en elementos de la estructura de techos. 

 Vigas. 

Las estructuras de techos están compuestas por una combinación de elementos, que actúan en 

conjunto para brindar estabilidad al techo, como se mencionó en los capítulos anteriores, estos 

elementos  pueden  ser  elementos  primarios  (vigas  de  alma  llena,  vigas  de  alma  abierta, 

armaduras metálicas) o elementos secundarios (polines espaciales o polín C), dichos elementos 

funcionan básicamente como vigas y su comportamiento en cuanto a deformaciones puede ser 

calculado a través de ecuaciones que son función de  la  longitud del claro, de  las restricciones 

en  los  extremos  de  los módulos  de  elasticidad  del material,  del momento  de  inercia  de  la 

sección transversal y de la carga. 

En el caso de una viga de alma  llena con  sección  transversal constante,  la máxima deflexión 

central depende de la carga, como se ve a continuación: 

o Cuando la carga es distribuida de forma uniforme (Fig. 1 en Tabla 3.12): 

ࢾ ൌ ૞

૜ૡ૝

૝ࡸࢗ

ࡵࡱ
        (Ec. 3.27) 

o Cuando la carga está aplicada en el centro del claro (Fig. 2 en Tabla 3.12):   

ࢾ ൌ ૚

૝ૡ

૜ࡸࡽ

ࡵࡱ
            (Ec. 3.28) 

Donde: 

δ = Deflexión central 

                                                 
9 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 

ed. Primera) p. 493 
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L = Claro 

q = Carga uniformemente distribuida 

Q = Carga concentrada 

I = Momento de inercia  

En el caso de vigas de alma abierta, es necesario hacer el cálculo de los momentos de inercia en 

base a las secciones transversales de las dos cuerdas (ver figura 3.33) ya que la celosía del alma 

no aporta un momento de inercia considerable con respecto al centroide de la sección total del 

elemento.  De  esta  manera  se  pueden  aplicar  las  formulas  de  deflexión  en  vigas  y  luego 

multiplicar la deflexión obtenida por 1.33.  

 

Figura 3.33. Calculo de deflexión en vigas de alma abierta 

ࡵ ൌ ૚ࢊ૚ࢉ࡭ ൅  ૛ࢊ૛ࢉ࡭   (Ec. 3.29) 

ࢇࢍ࢏࢜ࢾ ൌ ૚. ૜૜ሺࢇࢊࢇ࢒࢛ࢉ࢒ࢇࢉࢾሻ   (Ec. 3.30) 

Donde: 

ܫ ൌ momento de inercia de la viga de alma abierta. 

௖ଵܣ ൌ area de la sección transversal de la cuerda superior. 

݀ଵ ൌ distancia de la cuerda superior al centroide de la sección transversal de la viga. 

௖ଶܣ ൌ area de la sección transversal de la cuerda inferior. 

݀ଶ ൌ distancia de la cuerda inferior al centroide de la sección transversal de la viga. 

En general para  las diferentes condiciones de carga y  las diferentes condiciones de apoyo se 

puede calcular las deformaciones máximas de las vigas de las estructuras de techos en base a la 

Tabla 3.12. 
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Tabla 3.12. Expresiones para la deflexión máxima de vigas10. 

                                                 
10 Kenneth M. Leet. “Fundamentos de análisis estructural” (Mc Graw Hill 2006, Segunda edición). 
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 Armaduras 

En el caso de las armaduras más comúnmente utilizadas para techos (tipo Warren y pratt), que 

tiene un comportamiento diferente al de una viga, el análisis de  las deformaciones se puede 

realizar a  través de métodos energéticos. Cuando una estructura  se  carga,  sus elementos  se 

deforman bajo  los esfuerzos. Al ocurrir estas deformaciones  la estructura cambia de  forma y 

sus puntos se desplazan. Para una estructura bien diseñada, las deformaciones que ocurren en 

la  misma  deben  ser  pequeñas.  El  método  energético  más  versátil  para  el  cálculo  de 

deformaciones en elementos de armaduras, e incluso para determinar la deformación máxima 

que tendrá una armadura es el método del trabajo virtual. 

Este  método  consiste  en  la  aplicación  de  una  fuerza  en  el  punto  y  la  dirección  del 

desplazamiento deseado. Esta fuerza  se conoce como carga virtual, ya que el desplazamiento 

que  desarrolla  es  generado  por  otras  causas,  las  cuales  pueden  incluir  las  causas  reales,  el 

cambio de temperatura,  los asentamientos en  los apoyos, etc., frecuentemente se utiliza una 

fuerza de 1 Klb o de 1 KN para calcular desplazamientos lineales. 

Este método se basa  fundamentalmente en el principio de conservación de energía, es decir 

que el trabajo que realiza la fuerza externa es igual a la energía de deformación acumulada que 

se almacena en la estructura. 

ࡽࢃ ൌ       ࡽࢁ     (Ec. 3.31) 

Donde: 

ொܹ ൌ Trabajo realizado por la fuerza externa. 

ܷொ ൌ Energia acomulada almacenada en la estructura. 

Aplicando  este  principio,  y  analizando  las  deformaciones  asociadas  a  las  fuerzas  internas 

existentes en  la estructura,  se puede determinar  la ecuación general del  trabajo virtual para 

cualquier tipo de armadura: 

઱ࡼࢾࡽ ൌ ઱ࡽࡲ
ۺ۾۴

۳ۯ
         (Ec. 3.32) 

Donde: 

ܳ ൌ Magnitud de la carga virtual aplicada al sistema. 

௉ߜ ൌ Deformación de la armadura debido a las cargas reales en la estructura. 
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ொܨ ൌ Fuerza interna generada en el elemento debido a la carga virtual. 

௉ܨ ൌ Fuerza interna generada en el elemento debido a la carga real. 

ܮ ൌ Longitud del elemento. 

ܣ ൌ Area de la seccion transversal del elemento. 

ܧ ൌ Modulo de eleasƟcidad del elemento. 

Aplicando el método de trabajo virtual, es posible obtener las deformaciones máximas en una 

armadura de acero para  techos, y poder  realizar el análisis de  las deflexiones permisibles en 

armaduras de techos. 

3.4.2. ETAPA DE DISEÑO ESTRUCTURAL. 

Cuando  se  tiene  definido  cuales  son  las  cargas  que  soportará  la  edificación  y  los  esfuerzos 

máximos,  en  base  a  las  normas,  que  pueden  soportar  los  elementos  que  componen  la 

estructura  de  techos,  es  posible  iniciar  la  etapa  de  Diseño  Estructural  de  cada  uno  de  los 

elementos que conforman la estructura de techos. Es en esta etapa donde se definirán cuales 

son las dimensiones de los elementos, además de las características especificas de los mismos, 

con  respecto  a  su  composición  particular,  como  en  el  caso  de  vigas  de  alma  abierta  y 

armaduras. 

El diseño está basado en que cuando  la estructura es sometida a  las combinaciones de carga 

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

Para  lograr un diseño definitivo es necesario  también definir  cuál es el método de diseño a 

utilizar, para lo cual es importante conocer la filosofía de diseño bajo el cual se desarrolla dicho 

método. La filosofía de diseño está relacionada con  los estados  límites que se aplican para  la 

evaluación estructural. Es posible definir un estado límite como una condición que representa 

un  límite  de  utilidad  estructural mas  allá  de  la  cual  la  estructura  deja  de  cumplir  con  una 

función  proyectada11;  dichos  estados  límite  pueden  estar  dictados  por  requerimientos 

funcionales de  la estructura o pueden  ser arbitrarios.  Los estados  límite pueden dividirse en 

dos  tipos: estados  límite de resistencia(o estado  limite últimos) y estados  límite de servicio 

                                                 
11 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 

ed. Primera) p. 125. 
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(funcionales). En el  siguiente esquema  (Diagrama 3.4)  se muestran  los dos  tipos de estados 

límites y los criterios a tomar en cuenta en cada estado límite.  

 

Diagrama 3.4. Estados límites de diseño. 

Los  estados  límite  de  servicio  están  relacionados  con  los  requerimientos  funcionales  de  la 

estructura bajo condiciones normales de servicio, es decir son formulados con el fin de evitar 

funcionamientos indebidos en la estructura por el uso diario. No está directamente relacionado 

con  fallas  en  la  estructura,  pero  si  tiene  implicaciones  con  elementos  no  estructurales  que 

pueden sufrir daños o la molestia que puede ocasionarle a los usuarios. 

Para elementos estructurales de techo, los estados límite de servicio incluyen principalmente la 

evaluación de las deflexiones en elementos que funcionan como vigas o largueros. Muchos de 

los criterios sobre capacidad de servicio son de sentido común o reglas probadas en la práctica 

relacionadas con las limitaciones de las dimensiones, así como restricciones en el peralte total 

de una viga.  La  sección  L3.1 de  las especificaciones  LRFD estipula que  las deformaciones en 

miembros  y  sistemas  estructurales  debidas  a  cargas  de  servicio  no  deben  imposibilitar  la 

prestación de servicio de la estructura; sin embargo no se establecen límites específicos. En la 

siguiente  tabla  (tabla  3.13)  se  muestran  límites  de  deformación  sugeridos  para  algunos 

elementos de techo. 

Tabla 3.13. Limites de flechas sugeridos12.
Descripción        δ 

Vigas que cargan enyesados u otro acabado quebradizo   L/360 

Miembros de techo que soportan cielorraso sin yeso   L/240 

Miembros de techo que soportan cielorraso   L/180 

Voladizos    L/180 

                                                 
12 Ibid 4, Tabla 9.7.1, P. 497 

Estados Límites

Estado limite de 
servicio

Flechas
Desplazamientos
Agrietamientos

Estado limite de 
resistencia

Colapso
Inestabilidad

Fatiga
Daño irreversible
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Los estados  límites de servicio se  revisan bajo cargas no  factorizadas. Para vigas de  techo,  la 

flecha o deflexión máxima se verifica para una combinación de carga: 1.0D + 1.0 (L, Lr, S o R) 

donde Lr, S y R son la carga viva en techo, carga de nieve y carga debido al agua lluvia o hielo, 

respectivamente. 

Los  estados  límite de  resistencia, que  pueden  ser  llamados  también  estados  límite últimos, 

están  relacionados con  la seguridad contra cargas extremas durante  la vida proyectada de  la 

estructura, dichos estados límite dependen de la resistencia de los elementos, de los miembros 

o de la estructura. 

Con base al estado  límite de  resistencia, existen dos métodos de diseño que  se emplean en 

gran medida; a continuación se definirán los métodos de diseño existentes y con mayor énfasis 

el Método de resistencia última (LRFD), que será el método a utilizar en el presente documento 

para el diseño de los elementos constitutivos de techos. 

3.4.2.1. Métodos de diseño. 

La  mayoría  de  las  estructuras  están  regidas  en  su  diseño  por  códigos,  normas  y 

especificaciones. Estas contienen  las opiniones más valiosas proporcionadas por  instituciones 

nacionales e internacionales para poder predecir el comportamiento de las estructuras ante las 

diferentes solicitaciones de carga a las que pueden estar sometidas. 

En El Salvador  se han desarrollado a  la  fecha diferentes normativas para poder garantizar  la 

seguridad estructural de las edificaciones, muestra de ello es el “Reglamento Para la Seguridad 

Estructural de las Construcciones de El Salvador”, vigente desde el año 1997, además de otros 

códigos que sirven de insumo para el diseño de cualquier estructura que se proyecte dentro de 

una  edificación;  las  normas  que  están  asociadas  a  este  reglamento  y  que  presentan  las 

disposiciones a cumplir en cualquier edificación son las siguientes: 

 Norma técnica para el diseño por sismo 

 Norma técnica para el  diseño por viento 

 Norma técnica para el  diseño y construcción de estructuras de concreto,  

 Norma técnica para el  diseño y construcción de estructuras de acero 

 Norma técnica para el  diseño y construcción de estructura de mampostería, 
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 Norma técnica para el  diseño y construcción de estructuras de madera, 

 Norma técnica para el  diseño de cimentaciones y estabilidad de taludes, 

 Norma técnica para el control de calidad de los materiales estructurales  

 Norma especial para el diseño y construcción de viviendas. 

Están basadas en los métodos de diseño desarrollados por instituciones internacionales. Otras 

instituciones  internacionales  como  la AISC  (American  Institute of Steel Construction) define 

para las estructuras de acero las especificaciones para el diseño, esta institución ha establecido 

dos métodos de diseño: 

a) Método ASD (“Allowable Stress Design” o “Diseño por esfuerzos permisibles”) 

b) Método LRFD (“Load and Resistance Factor Design” o “Diseño por Factores de Carga y 

Resistencia”) 

Designados cada uno de esta manera debido a  la filosofía de diseño utilizado en cada uno de 

los  métodos  particularmente,  a  continuación  se  detalla  para  cada  uno  de  los  métodos 

mencionados, cual es su  filosofía de diseño, es decir, cual es  la base para  fundamentar su el 

diseño de las estructuras. 

a) Método de esfuerzos permisibles (ASD). 

Este es el primer método utilizado para el diseño de estructuras de acero, conocido  también 

como: “Diseño por esfuerzos de trabajo”, utilizado desde principios del siglo XX. Para explicar 

en  qué  consiste  el  método  de  esfuerzos  permisibles,  este  puede  ser  representado  por  la 

siguiente desigualdad: 

઱࢏ࡽ ൑
࢔ࡾ

.ࡲ ൗ.ࡿ     (Ec. 3.33) 

Donde  Σܳ௜   en  la  desigualdad  representa  la  sumatoria  de  las  combinaciones  de  carga,  (ܳ௜, 

fuerzas  o  momentos).  La  operación 
ܴ௡

.ܨ ܵ.ൗ   representa  la  resistencia  nominal  (Rn)  del 

elemento dividido por un factor de seguridad (F.S.), al dividir ambos lados de la desigualdad por 

la  propiedad  de  sección  correspondiente  (por  ejemplo,  área  o  modulo  de  sección),  se 

convierten en  los esfuerzos de trabajo y  la tensión admisible del elemento evaluado. Σܳ௜  = El 

máximo            (valor absoluto) de las combinaciones de carga. 
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El método se caracteriza por el uso de cargas de servicio sin  incrementar, en relación con un 

factor de  seguridad aplicado a  la  resistencia del elemento. Debido a  la variabilidad y, por  lo 

tanto, la imprevisibilidad de la carga viva y otras cargas en comparación con la carga muerta, no 

es posible una fiabilidad con este método. 

b) Método de resistencia última (LRFD). 

El objetivo principal de  las especificaciones  LRFD es proporcionar una  fiabilidad uniforme de 

estructuras de acero en distintos estados de carga, misma que como se mencionó antes no es 

posible obtener con el método ASD. 

Como  su  nombre  lo  indica,  utiliza  los  factores  por  separado  para  cada  carga  y  para  la 

resistencia, estos factores han sido determinados a través de  investigaciones y  la experiencia. 

Debido a los diferentes factores que reflejan el grado de incertidumbre de las diferentes cargas, 

combinaciones  de  carga  y  la  precisión  de  las  fuerzas  previstas,  es  posible  contar  con  una 

concepción más realista, lo cual se cumple el principal objetivo del método. 

El método LRFD puede resumirse en la formula: 

࢛ࡾ ൑  ࢔ࡾ∅     (Ec. 3.34) 

En  la desigualdad, ܴ௨ es  la resistencia última requerida y representa  la suma de  los distintos 

efectos  de  las  cargas multiplicados  por  sus  respectivos  factores  de  carga.  La  resistencia  de 

diseño, es la Resistencia nominal o ܴ௡ multiplicada por un factor de reducción de resistencia	∅. 

Los valores de ∅ y ܴ௡ para los elementos constituyentes de las estructuras son proporcionados 

a la vez por las especificaciones LRFD. 

Los valores  representativos para  los  factores ∅ del LRFD para elementos de acero son  los se 

muestran en la tabla 3.14, en donde se observa el símbolo que lo representa, el valor del factor 

de  reducción de  resistencia y  la descripción del esfuerzo al que está sometido el elemento a 

dimensionar13: 

                                                 
13 AISC Steel Construction Manual 13th edition, P. 2‐7 
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Tabla 3.14. Factores de reducción de resistencia. 

Símbolo  Valor Descripción 

∅௧  0.90 Para elementos en tensión por fluencia. 

∅௧  0.75 Para elementos en tensión por ruptura. 

∅௖  0.85 Para elementos en compresión.

∅௕  0.90 Para elementos en flexión.

∅௩  0.90 Para elementos sometidos a esfuerzo cortante 

El método LRFD está desarrollado para diseñar estructuras de  tal manera que ningún estado 

límite posible sea superado cuando  la estructura se someta a todas  las cargas,  incrementadas 

por el factor apropiado. Los estados límites de resistencia están relacionados con la seguridad y 

con la capacidad de carga (por ejemplo, los estados límites de momento plástico y pandeo), en 

este método  para  cualquier miembro  estructural  que  se  evalúa  se  han  considerado  varios 

estados límite de servicio para determinar el factor de reducción de resistencia adecuado	∅. 

A  partir  de  la  ecuación  general  anteriormente  descrita,  se  puede  deducir  las  ecuaciones 

particulares  para  cada  uno  de  los  estados  de  carga  a  los  que  pueden  estar  sometidos  los 

elementos  constituyentes  de  estructuras  de  techos.  A  continuación  se  describen  estas 

ecuaciones que  servirán para  lograr que  los elementos estructurales no excedan  los estados 

límites establecidos en función del método de diseño por resistencia ultima (LRFD). 

Elementos sometidos a tensión axial  

Dentro del estado de carga axial en  tensión  se  tienen dos estados  límites de  resistencia que 

establece el método de diseño LRFD, a evaluar para la determinación del área de la sección que 

se utiliza para resistir  las cargas aplicadas. El primero está enfocado a resistir  la deformación 

excesiva de un elemento en tensión, esa condición se cumple cuando el elemento no  llega al 

estado de fluencia; en el segundo estado limite se evalúa la ruptura del elemento debido que el 

elemento llega a su estado último de resistencia. 

En  el  estado  límite  de  tensión  para  la  fluencia  del  elemento  en  tensión,  es  decir  la 

determinación del área necesaria para  resistir el estado  límite de deformación excesiva, que 

sucede luego de la fluencia del material, la ecuación que la gobierna es la siguiente: 
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࢛ࢀ ൑ ࢔ࢀ࢚∅ → ࢛ࢀ ൑    ࢍ࡭࢟ࢌ࢚∅ (Ec. 3.35) 

Donde: 

௨ܶ: Es la carga última en tensión producto de la combinación más desfavorable. 

௡ܶ: Resistencia nominal en tensión del elemento. 

௬݂: Esfuerzo de fluencia del elemento a tensión. 

 .௚: Área necesaria para evitar la fluencia del material a tensiónܣ

∅௧: Factor de reducción de resistencia, 0.90 para elementos en tensión por fluencia (LRFD). 

Sustituyendo en la ecuación anterior el valor de ∅ se deduce una ecuación para obtener el área 

de la sección transversal (área gruesa) del elemento a tensión para soportar el estado limite de 

tensión por fluencia. 

࢛ࢀ ൑ ૙.   ࢍ࡭࢟ࢌૢ     (Ec. 3.36) 

De igual forma para la obtención de la ecuación de diseño para el estado limite de ruptura de 

un elemento a tensión, se deduce de la siguiente ecuación. 

࢛ࢀ ൑ ࢔ࢀ࢚∅ → ࢛ࢀ ൑  ࢋ࡭࢛ࢌ࢚∅   (Ec. 3.37) 

Donde: 

௨ܶ: Es la carga última en tensión producto de la combinación más desfavorable. 

௡ܶ: Resistencia nominal en tensión del elemento. 

௨݂: Esfuerzo último del acero. 

 .௘: Área efectiva para evitar la ruptura del material a tensiónܣ

∅௧: Factor de reducción de resistencia, 0.75 para elementos en tensión por ruptura (LRFD). 

࢛ࢀ ൑ ૙. ૠ૞ࢋ࡭࢛ࢌ      (Ec. 3.38) 

De  la evaluación de  los esfuerzos en  los elementos sometidos a cargas axiales en  tensión, se 

deduce  para  el  método  de  diseño  de  resistencia  última  (LRFD)  en  el  estado  límite  por 

deformación excesiva y el estado  límite de ruptura a partir de  las Ecuaciones 3.26 y 3.28,  las 

siguientes ecuaciones para el diseño respectivamente: 

ࢍ࡭ ൌ ૚. ૚૚࢛ࢀ ⁄࢟ࢌ       (Ec. 3.39) 

ࢋ࡭ ൌ ૚. ૜૜࢛ࢀ ⁄࢛ࢌ       (Ec. 3.40) 
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Elementos sometidos a compresión axial 

Para elementos sometidos a esfuerzos de compresión axial  la ecuación que  rige el diseño de 

dichos elementos es la siguiente: 

࢛࡯ ൑ ࢔࡯ࢉ∅ 			→ 			 ࢛࡯ ൑ .࢘ࢉࢌࢉ∅  ࢍ࡭   (Ec. 3.41) 

Donde: 

 .௨: Es la carga última en compresión producto de la combinación más desfavorableܥ

 .௡: Resistencia nominal en compresión del elementoܥ

 .௖௥: Esfuerzo critico de pandeoܨ

 .௚: Área neta o área gruesa del elemento en compresiónܣ

∅௖: Factor de reducción de resistencia igual a 0.85 para elementos en compresión (LRFD). 

Los valores del esfuerzo crítico de pandeo (fcr) se obtienen en base a  las ecuaciones descritas 

anteriormente (Ecuaciones 3.34 y 3.35), en base al pandeo elástico o inelástico del miembro en 

función  de  su  esbeltez.  Sustituyendo  en  la  ecuación  el  valor  del  factor  de  reducción  de 

resistencia, se obtiene: 

࢛࡯ ൑ ૙. ૡ૞࢘ࢉࢌ.  ࢍ࡭     (Ec. 3.42) 

Obteniendo el valor del esfuerzo crítico en la sección del elemento estructural y sustituyendo el 

valor  del  factor  de  reducción  de  resistencia  de  los  elementos  sometidos  a  esfuerzos  de 

compresión, se puede definir la ecuación de diseño como: 

ࢍ࡭ ൌ ૚. ૚ૡ࢛࡯ ⁄࢘ࢉࢌ     (Ec. 3.43) 

Donde: 

 .௨: Es la carga última en compresión producto de la combinación más desfavorableܥ

 .௖௥: Esfuerzo critico de pandeoܨ

 .௚: Área neta o área gruesa del elemento en compresiónܣ
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Elementos sometidos a esfuerzos de flexión  

Los elementos sometidos a flexión, los cuales son diseñados generalmente mediante el uso de 

las tablas de la especificación LRFD de la AISC, se deduce la ecuación para el diseño mediante la 

siguiente expresión:  

࢛ࡹ ൑  ࢔ࡹ࢈∅     (Ec. 3.44) 

Donde: 

 .௨: Es el momento de flexión último, producto de la combinación más desfavorableܯ

 .௡: Momento nominal máximo a flexión del elementoܯ

∅௕: Factor de reducción de resistencia igual a 0.90 para elementos sometidos a flexión (LRFD). 

El análisis de  los elementos sometidos a  flexión, vigas de alma  llena, se realiza generalmente 

por medio del uso de  tablas de diseño, que  se encuentran en  las especificaciones del  LRFD, 

para determinar  la sección a utilizar, se  realiza mediante el módulo de sección plástico de  la 

misma. Teniendo en cuenta que para el factor de reducción de resistencia para elementos en 

flexión  es  ∅௕=0.90,  podemos  utilizar  para  escoger  la  sección  del  elemento  a  flexión  más 

adecuada con la siguiente ecuación: 

ࢆ ൒ ࢖ࡹ ૙. ⁄࢟ࢌૢ     (Ec. 3.45) 

Elementos sometidos a esfuerzos cortantes  

Para  los elementos  sometidos  a esfuerzos  cortantes, mediante  la metodología de diseño de 

resistencia última, tenemos la siguiente ecuación: 

࢛ࢂ ൑  ࢔ࢂ࢈∅     (Ec. 3.46) 

En donde los valores de V୳ y V୬ se obtienen mediante la combinación de carga más crítica y el 

cálculo de los esfuerzos cortantes nominales respectivamente.  

Teniendo  en  cuenta  el  valor  de  ∅௕  para  el  factor  de  reducción  de  elementos  sometidos  a 

esfuerzos constantes igual a 0.9, la ecuación 3.43 se puede escribir de la siguiente manera: 

࢛ࢂ ൑ ૙.  ࢔ࢂૢ     (Ec. 3.47) 
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3.4.2.2. Combinaciones de carga. 

Las combinaciones de carga es  la  forma de  interrelacionar una o más cargas que  tengan una 

probabilidad no despreciable de ocurrir simultáneamente14. 

Se han mencionado anteriormente dos métodos de diseño que pueden ser aplicados para el 

análisis  y diseño de  las  estructuras de  acero. A  continuación  se mencionarán  cuales  son  las 

combinaciones  de  carga  aplicables  a  cada  uno  de  estos  métodos,  basados  en  las 

especificaciones  de  la AISC,  se mencionarán  las  combinaciones  posibles  de  ambos métodos 

para ver cuál es la diferencia entre las combinaciones de carga de cada uno de los métodos que 

se conocen y que se utilizan para el diseño de estructuras de acero. 

Tabla 3.15. Combinaciones de carga según AISC para el método de esfuerzos admisibles y 

para el método de resistencia ultima15. 

METODO ASD  METODO LRFD 

1. D 

2. D+L 

3. D + (Lr o S o R) 

4. D + 0.75L +0.75(Lr o S o R) 

5. D ± (W o 0.7E) 

6. D + 0.75(W o 0.7E) + 0.75L + 0.75(Lr o 

S o R) 

7. 0.6D ± (W o 0.7E) 

1. 1.4D 

2. 1.2D + 1.6L + 0.5(Lr o S o R) 

3. 1.2D + 1.6(Lr o S o R) + (0.5L o 0.8W) 

4. 1.2D + 1.6W + 0.5L + 0.5(Lr o S o R) 

5. 1.2D ± 1.0E + 0.5L + 0.2S 

6. 0.9D ± (1.6W o 1.0E) 

 

Donde: 

D: Carga muerta 

L: Carga viva debido a equipo y ocupación. 

Lr: Carga viva de techo 

S: Carga de nieve 

                                                 
14 Néstor Francisco Grande. “Comparación del diseño de elementos de acero estructural por el método de esfuerzos 

admisibles” (Tesis UES, 2009), p. 15 
15 AISC Steel Construction Manual 13th edition, P. 2‐8, 2‐9. 
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R: Carga de lluvia o hielo 

W: Carga de viento 

E: Carga por sismo 

Las combinaciones de carga para el método LRFD antes mencionadas,  incluyen cargas que en 

nuestra  región no  son aplicables, por  lo  tanto  la combinación de carga queda  reducida a  los 

factores y las cargas existentes en nuestro medio, de la siguiente manera: 

METODO LRFD 

1. 1.4D 

2. 1.2D + 1.6L + 0.5(Lr o R) 

3. 1.2D + 1.6(Lr o R) + (0.5L o 0.8W) 

4. 1.2D + 1.6W + 0.5L + 0.5(Lr o R) 

5. 1.2D ± 1.0E + 0.5L 

6. 0.9D ± (1.6W o 1.0E) 

Además  se  deben  tomar  en  cuenta  las  siguientes  consideraciones  para  aplicar  las 

combinaciones de carga propuestas por el AISC 2005 en el método de resistencia última: 

1. El factor de carga para “L” en  la ecuación 3, 4 y 5 será  igual a 1.0 para garajes, zonas 

ocupadas por áreas destinadas a actividades públicas y todas aquellas áreas donde  la 

sobre carga “L” sea mayor que 100 lbs/ft2. 

2. Cuando  la  carga  de  viento  no  ha  sido  reducida  por  un  factor  de  direccionalidad,  se 

permite utilizar 1.3W en  lugar de 1.6W en  las ecuaciones 4 y 6. En  las combinaciones 

de carga propuesta por la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles ASCE 7‐98, y en el 

Internacional  Building  Code  IBC  2000,  se  incluye  un  factor  de  direccionalidad  del 

viento que para edificios es de 0.85. El factor de carga para viento en las ecuaciones de 

las combinaciones de carga  fue aumentado de manera consecuente  (1.3/0.85 = 1.53 

redondeado a 1.6). El código permite usar el factor de carga anterior de 1.3 si la carga 

de  viento  de  diseño  se  obtienen  de  otras  fuentes  que  no  incluyan  el  factor  de 

direccionalidad del viento.  

3. Cuando  la  carga  sísmica  “E”  se  basa  en  fuerzas  sísmicas  a  nivel  de  servicio,  en  las 

ecuaciones 5 y 6 se deberá usar 1.4E en  lugar de 1.0E. Cabe  recalcar que  las  fuerzas 
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sísmicas obtenidas mediante nuestra Norma Técnica de Diseño por Sismo son a nivel 

de  servicio,  puesto  que  los  espectros  de  diseños  del  cual  se  derivan  nuestras 

ecuaciones son realizados de cargas sin  incrementar. Por tal motivo utilizaremos para 

las cargas sísmicas obtenidas por nuestra Norma el factor de 1.4E. 

3.4.2.3. Diseño de elementos de estructuras de techos. 

En los apartados anteriores se ha descrito el comportamiento de los diferentes elementos que 

conforman la estructura de techo, lo cual define sus esfuerzos ante las solicitaciones. Luego de 

ver en el apartado anterior el método de diseño que se utiliza en este estudio se enfatiza  la 

aplicación del método de diseño por resistencia última (LRFD) al diseño de  las estructuras de 

techo, lo cual se detalla en los párrafos siguientes. 

a) Diseño de viga de alma llena. 

En  la sección 3.4.1.2 se estableció que  las vigas de alma  llena para estructuras de techo están 

sometidas a flexo compresión, debido a  las conexiones rígidas con  las columnas. En ocasiones 

debido a que la pendiente del techo no es muy pronunciada la fuerza axial es muy pequeña, y 

la viga se diseña por flexión y se revisa por cortante. 

La  condición  a  cumplir  para  el  diseño  es  entonces  dada  por  la  Ecuación  3.45  del  apartado 

anterior, para elementos sometidos a flexión; el modulo Z en  la ecuación se encuentra en  las 

tablas  de  la  especificación  LRFD.  La  revisión  por  cortante  está  dada  por  la  Ecuación  3.48; 

puesto que las vigas de sección W son las más utilizadas en vigas de techo se tiene un cortante 

nominal (Vn) dado por: 

࢔ࢂ ൌ ૙. ૟࢝࡭࢟ࢌ ൌ ૙. ૟࢟ࢌሺࢊ ൈ ࢚࢝ሻ    (Ec. 3.48) 

Donde: 

௪ݐ ൌ espesor del alma. 

݀ ൌ peralte efecƟvo de la seccion. 
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b) Diseño de vigas de alma abierta. 

El  diseño  para  este  tipo  de  vigas  se  basa  en  las  condiciones  para  los  miembros  que  la 

componen, estos son los miembros de la cuerda y los miembros de la celosía. 

 Miembros de la cuerda: 

Se diseñan como miembros bajo carga axial; el miembro a tensión por  lo general es  la cuerda 

inferior y se dimensiona con las Ecuaciones 3.39 y 3.40. La cuerda a compresión se selecciona 

en base a las revisiones por esbeltez dadas por la Ecuación 3.43, para esto se puede seleccionar 

la misma  sección  de  la  cuerda  a  tensión  aunque  por  lo  general  es  siempre mayor  el  área 

requerida  a  compresión.  Las  revisiones  por  pandeo  en  la  cuerda  a  compresión  pueden  ser 

pandeo  total o  local, para  cada una de  las  revisiones  se debe establecer  la  longitud  libre no 

arriostrada del elemento. En la condicion de pandeo local se toma la longitud no arriostrada de 

la cuerda (L1), como la distancia entre dos puntos de conexion de la cuerda y la celosia. Para la 

condicion  de  pandeo  total  la  longitud  no  arriostrada  (L2)  se  toma  por  lo  general  igual  a  la 

separacion entre  largueros, suponiendo de esta manera que estos son efectivos para brindar 

soporte lateral a la cuerda superior de la viga (ver figura 3.34). 

 
Figura 3.34. Longitud no arriostrada para la cuerda superior 

en pandeo local (L1) y total (L2). 

 Miembros de celosía. 

Según el análisis descrito en la sección 3.4.1.2a los miembros de la celosía son miembros bajo 

carga axial, a tensión o compresión. En el diseño de estos miembros se toma por lo general la 

mayor solicitación a compresión y se revisa la relación de esbeltez según la Ecuación 3.43. Por 

lo  tanto  la  selección del área  transversal de  la barra  se basa en  la  revisión por pandeo  local 

misma,  con  las  disposiciones  expuestas  para  la  cuerda  en  compresión  y  con  longitud  no 

arriostrada L = d/Sen θ (ver figura 3.35). 
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Figura 3.35. Longitud no arriostrada 

para la celosia. 

Es importante notar que la solicitación en las barras de celosía depende del ángulo θ. Así, si θ 

es pequeño la fuerza en la barra aumenta; caso contrario se tendrían los nudos muy cercanos y 

la  longitud  de  cada  barra  aumenta  (ver  figura  3.36),  lo  cual  produce más  susceptibilidad  al 

pandeo y un incremento en los costos. Por tanto se recomienda un valor de θ entre 45º y 60º, 

siendo este último el más usado. 

 

ࣂ → ૙,ࡺ →∝ 

 

ࣂ → ૢ૙,෍࢏ࡿ →∝ 

Figura 3.36. Valores extremos de θ.

c) Diseño de armaduras. 

Los miembros de armaduras son cargados axialmente bajo cualquier tipo de carga; el diseño de 

estos miembros se basa en  la selección del área de  la sección transversal que cumpla con  las 

condiciones dadas en las Ecuaciones 3.39 y 3.40 para elementos en tensión, y la Ecuación 3.36 

para elementos en compresión.  

En los casos en que la separación de los largueros no coincida con la distancia entre nudos de la 

armadura,  se debe  considerar  la  flexión en  los miembros de  la  cuerda  superior, entonces  la 

selección del área transversal debe cumplir con la Ecuación 3.45. 
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d) Diseño de polines espaciales. 

 Miembros de la cuerda. 

Los miembros del alma se diseñan como miembros bajo carga axial; el miembro a tensión por 

lo general es  la cuerda  inferior y se dimensiona con  las Ecuaciones 3.39 y 3.40. Las cuerdas a 

compresión (por lo general las superiores) se seleccionan en base a las revisiones por esbeltez 

dadas por  la Ecuación 3.43, para esto  se puede  seleccionar  la misma  sección de  la  cuerda a 

tensión aunque por lo general es siempre mayor el área requerida a compresión. 

Las revisiones por pandeo en  las cuerdas a compresión pueden ser pandeo total o  local, para 

cada una de las revisiones se debe establecer la longitud libre no arriostrada del elemento. En 

la  condición  de  pandeo  local  se  toma  la  longitud  no  arriostrada  de  la  cuerda  (L1),  como  la 

distancia  entre  dos  puntos  de  conexión  de  la  cuerda  y  la  celosía  (ver  figura  3.37b),  que  se 

determina a partir de la proyección de la celosía lateral en el plano de la misma y a lo largo del 

polín, el perfil del polín se muestra en la figura 3.35a, a partir de lo cual se determina: 

࢜ࡸ ൌ
ࢊ

ࢼ࢙࢕ࢉ
         (Ec. 3.49) 

 

a) Perfil del polín espacial. 

 

b) Proyección del polín espacial en el plano 1‐1. 

Figura 3.37. Longitud no arriostrada L1 en polín 

espacial. 
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En  el  plano  1‐1  se  observa  el  polín  según  la  figura  3.37b,  y  se  obtiene  la  longitud   ௖deܮ la 

siguiente manera: 

ࢉࡸ ൌ
࢜ࡸ

ࣂ࢔ࢋ࢙
ൌ

ࢊ

ࢼ࢙࢕ࢉࣂ࢔ࢋ࢙
     (Ec. 3.50) 

Las  recomendaciones  para  la  inclinación  de  la  celosía  de  la  viga  de  alma  abierta  expuestas 

anteriormente se pueden aplicar para los polines espaciales, por lo tanto si el ángulo θ es 60º 

entonces Lc   es  igual a L1 (ver figura 3.37b), caso contrario también es posible calcular L1 con 

geometría básica. 

Para la condición de pandeo total la longitud no arriostrada (L2) se toma por lo general igual a la 

separación entre vigas de techo, suponiendo de esta manera que los puntos de conexión entre 

larguero y viga son suficientes para no permitir desplazamientos  laterales en el  larguero. (Ver 

figura 3.38). 

Figura 3.38. Longitud no arriostrada L2 en polín espacial. 

 Miembros de la celosía. 

En los miembros de la celosía se revisan las condiciones de pandeo local, igual que las vigas de 

alma abierta, se debe determinar la longitud no arriostrada del miembro la cual es la calculada 

con la Ecuación 3.43. 
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e) Diseño de polines laminados. 

En secciones anteriores se abordó la resistencia a flexión de un polín laminado tipo C, y como la 

inclinación del techo afecta su comportamiento. El diseño de este tipo de perfiles, debido a su 

inherente asimetría y a  su disposición  con  respecto a  cargas gravitacionales, está basado en 

cumplir  la siguiente ecuación de  interacción dada en  la sección H.1a de  la Especificación AISC 

LRFD, que expresa  la condición que debe cumplir un elemento sujeto a flexión asimétrica sin 

carga axial 

࢛࢞ࡹ

࢞࢔ࡹ࢈∅
൅

࢛࢟ࡹ

࢟࢔ࡹ࢈∅
൑ ૚. ૙     Ec. 3.51 

Donde: 

Mux = momento flexionante factorizado alrededor del eje x (eje fuerte) 

Muy = momento flexionante factorizado alrededor del eje y (eje débil) 

Mnx = resistencia nominal a flexión alrededor del eje x 

Mny = resistencia nominal a flexión alrededor del eje y 

φb = factor de resistencia a flexión (0.9) 

A partir de esta ecuación es posible  considerar  los efectos de  torsión generados en el polín 

debido a la excentricidad de la componente de la carga paralela al eje débil con respecto al eje 

que pasa por el centro de cortante (ver sección 3.4.1.1b), reduciendo la resistencia a flexión del 

perfil en la dirección del eje débil (Mny) por un factor de 0.5 según la ecuación 3.52: 

࢛࢞ࡹ

࢞࢔ࡹ࢈∅
൅

૛࢛࢟ࡹ

࢟࢔ࡹ࢈∅
൑ ૚. ૙     Ec. 3.52 

f) Diseño de tensores y arriostramientos. 

Los tensores y arriostramientos son elementos sometidos a tensión, por  lo tanto el diseño se 

basa en cumplir con las condiciones de las Ecuaciones 3.39 y 3.40. 
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g) Diseño de conexiones y apoyos. 

El diseño de  las conexiones y apoyos depende del tipo de elementos a unir, ya sea columnas 

con vigas, vigas con vigas, etc., además del nivel de rigidez que se requiera en  la unión según 

las suposiciones de diseño.  

Como se mencionó en el capítulo anterior las conexiones en  perfiles metálicos pueden ser de 

dos  tipos: conexión con soldadura o conexión atornillada,   de  las cuales  la más utilizada en 

estructuras de techo es la conexión con soldadura  por su economía y facilidad de instalación.  

A continuación se detallan  las conexiones que pueden existir en  las estructuras de techo con 

base al tipo de conexión a utilizar. 

g.1)  Conexiones con soldadura  

Anteriormente  en  el  capítulo  II  se  definió  conceptualmente  este  tipo  de  conexión,  en  este 

apartado  se detallan  las ecuaciones de diseño  con base al  comportamiento de  los esfuerzos 

que  se  generan  en  las  conexiones,  para  las  conexiones  de  soldadura  se  deben  analizar  los 

estados limite de resistencia que se mencionan a continuación. 

Resistencia de diseño según AISC (LRFD). 

Para determinar  la resistencia de diseño de  la soldadura se deberá verificarse el estado  límite 

de resistencia del metal de aportación y el estado límite de resistencia del metal base. 

Cuando  se  analiza  la  resistencia  de  diseño  del  metal  de  soldadura,  es  práctica  común 

considerar que  la  garganta de  la  soldadura  se  encuentra  sometida  solamente  a  esfuerzo de 

cortante,  sin  tomar en  cuenta  la disposición de  la  soldadura, por  lo que el estado  límite del 

metal de aportación siempre corresponde a  la  fractura en cortante en  la garganta    la cual se 

determina en base a la siguiente ecuación.   

࢝ࢊࡾ ൌ  ࢝࡭࢝ࡲ࣐ Ec. 3.53 

Dónde: 

 ܴௗ௪ ൌ  resistencia de diseño de  la  soldadura que  corresponde  al estado  limite de  falla   del 

metal de aportación.  

߮   = factor de resistencia 0.75 correspondiente a la fractura por cortante. 
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 ௪ = área efectiva de la sección transversal de la soldaduraܣ

 .௪  = resistencia nominal del material del electrodoܨ

El área efectiva (ver figura 3.42) de la soldadura será la longitud efectiva (݈௪) multiplicada por la 

garganta efectiva (ݐ௘), que es la sección donde ocurre el cortante máximo, según la sección J2.2 

del LRFD, la garganta de la soldadura se deberá determinar de la siguiente manera.  

ࢋ࢚ ൌ ሺ૝૞ሻ࢔ࢋ࢙࢝ ൌ ૙. ૠ૙ૠ࢝   Ec. 3.54 

La    resistencia  del  material  del  electrodo     ௪ܨ es  de  0.60FEXX  (FEXX  es  la  resistencia  por 

clasificación  del metal  base,  el  coeficiente  0.60  es  una  reducción  arbitraria  para  compensar 

cualquier incertidumbre en la calidad de la soldadura). 

Los electrodos para  la soldadura por arco protegido se designan como E60XX, E70XX, etc. En 

este sistema de clasificación  la  letra E significa electrodo y  los dos primeros dígitos  indican  la 

resistencia mínima a la tensión de la soldadura. Los dígitos restantes designan la posición para 

soldar,  corriente,  polaridad,  etc.,  información  necesaria  para  el  empleo  correcto  de  un 

electrodo específico. 

 

Fig. 3.39 área efectiva de soldadura. 

Con  base  a  lo  anterior  la  resistencia  de  diseño  de  la  soldadura  estará  determinada  de  la 

siguiente manera:   

.ୀ૙࢝ࢊࡾ ૠ૞൫૙. ૟૙ሺࢄࢄࡱࡲሻ൯࢚࢝ࡸࢋ    Ec. 3.55 

El apéndice  J2.4 del LRFDS  toma en cuenta el aporte adicional   de  la soldadura  transversal u 

oblicua  como  función  del  ánguloሺߠሻde  la  carga  medido  desde  el  eje  longitudinal  de  la 
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soldadura, en  las armaduras de  techos no existen cambios significativos en  la dirección de  la 

carga  por lo que se podrá utilizar esta alternativa de la manera siguiente.  

.ୀ૙࢝ࢊࡾ ૠ૞൫૙. ૟૙ሺࢄࢄࡱࡲሻ൯࢚ൣ࢝ࡸࢋ૚. ૙ ൅ ૙. ૞૙ሺ࢙ࣂ࢔ࢋሻ૚.૞൧    Ec. 3.56 

Cuando  la carga se encuentra en  la misma dirección de  la soldadura  (soldadura  longitudinal), 

también  debe  investigarse  la  resistencia  a  cortante    del material  base  adyacente  según  la 

sección J4.1  LRFDS.  

 ࡹ࡮࡭ࡹ࡮ࡲୀ࣐ࡹ࡮ࢊࡾ   EC. 3.57 

Donde: 

ܴௗ஻ெ ൌ	resistencia de diseño de  la soldadura que corresponde al estado  límite de falla   del 

metal base.   

߮   = factor de resistencia 0.75 correspondiente a la fractura por cortante. 

  .஻ெ = área de la sección del material baseܣ

  .஻ெ  = resistencia nominal del material baseܨ

Consideraciones para la soldadura de filete  

Cuando  las soldaduras son muy pequeñas con respecto a  los elementos a conectar, se puede 

generar el efecto de enfriamiento de los elementos gruesos sobre la soldadura  y volverse muy 

quebradiza,  para  evitar  la  formación  de  grietas  y  minimizar  la  distorsión  la  especificación 

establece  un  tamaño  mínimo  de  pierna  de  soldadura  (w)  (figura  3.39),  la  tabla  3.16  a 

continuación muestra los tamaños mínimos encontrados en la sección J2.4 de la especificación. 

Tabla 3.16. Tamaño mínimo de soldadura de filete.16 

Espesor de la parte unida más 
delgada, mm 

Tamaño mínimo de soldadura de 
filete (a), mm 

Hasta 6 inclusive
Entre 6 y 13  
Entre 13 y 19 
Mayor que 19 

3
5 
6 
8 

(a) Dimensión del pie de la soldadura de filete. Se deberá utilizar soldaduras de paso simple  

                                                 
16
Tabla J.2.4  Especifications and Code del American Institute of Steel Constructions (AISC) 2005, Third Edition, 

U.S.A, 16‐156 
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Aunque no existe limitación para el tamaño de la soldadura, es necesario identificar el borde de 

la placa para  la  colocación del  calibrador de  soldadura, por  lo que el  tamaño máximo de  la 

soldadura  está  determinado  por  el  espesor  del miembro  a  conectar  (sección  J2.2b    de  la 

especificación AISC) 

  A  lo  largo de  los bordes del material  con espesor menor de 6mm, no mayor que el 

espesor del material 

 A lo largo del material con espesor igual o mayor a 6mm, no mayor que el espesor del 

material menos  2mm,  la  distancia  entre  el  borde  del metal  base  y  el  talón  de  la 

soldadura podrá ser menor a 2mm siempre que sea posible verificar el  tamaño de  la 

soldadura.  

La  longitud mínima  de  la  soldadura  de  filete  deberá  ser  por  lo menos  4  veces  el  tamaño 

nominal de la soldadura, para considerar el efecto negativo de cráteres de la soldadura.  

Bloque de cortante.  

Para  el  diseño  de  elementos  sometidos  a  tensión  deberá  verificarse  en  la  conexión  que  se 

produzca este modo de  falla, que consiste en el desgarramiento de  la placa   de unión, en el 

caso de las conexiones soldadas el área de desgarro está limitada por los centros de las líneas 

de soldadura de filete. La resistencia por bloque de cortante se puede definir como la suma de 

la  resistencia  a  cortante  proporcionada  por  la  los  lados  del  bloque  paralelo  a  la  fuerza  a 

tensión, y  la resistencia a  la tensión proporcionada por el  lado perpendicular a  la tensión    los 

criterios de diseños se encuentran en la sección J4.3 de la especificación AISC. Para la revisión  

las formulas a utilizar es:  

࢙࢈ࢀ ൌ ࣐ሺ૙. ૟ሻ࢛ࡲ	࢜࢔࡭ ൅ܖܑܕ	ሺ࣐૙. ૟࢟ࡲ	࢚ࢍ࡭,  (࢚࢔࡭	࢛ࡲ࣐ Ec. 3.58 

Para conexiones soldadas  el área neta a tensión es igual a área total en tensión y donde: 

௕ܶ௦ ൌ resitencia de diseño por bloque de cortante. 

௡௩ܣ ൌ area neta sujeta a cortante.	 

௚௧ܣ ൌ area total sujeta a tensión.	 
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Fig. 3.40 Bloque de cortante en conexión soldada. 

Con base a  las consideraciones de diseño para  las conexiones de soldadura, a continuación se 

presentan  los casos específicos para  los elementos constituyentes de estructuras de techo en 

las cuales se utiliza este tipo de conexión. 

i. Conexión tipo soldadura entre celosía y barra longitudinal en polín espacial.  

 

La  soldadura de unión entre  la  celosía  y  las barras  longitudinales deberá  resistir  la  carga de 

corte en el polín espacial, la cual es soportada por la celosía.  

La determinación de  esta  carga  en  la  celosía    se  verá detenidamente    en  capitulo  siguiente 

específicamente en la sección  de diseño estructural de elementos secundarios.    

La resistencia de la soldadura se determina en base a la ecuación  3.55, donde la longitud será 

el  largo  de  soldadura,  aunque  el  AISC  propone  que  la  longitud  de  soldadura  curvada  sea 

medida en dirección del eje efectivo de corte, pero por efectos de practicidad se toma el largo 

de soldadura como se observa en la figura 3.41. 
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Fig. 3.41 soldadura en polín espacial. 

ii. Conexión tipo soldadura entre polín espacial y viga de alma abierta.  

Los polines espaciales no soportan carga paralela a su eje longitudinal ver fig. 3.17, por lo tanto 

no  transfiere  carga  lateral  a  los miembros  donde  se  conecta,  por  lo  que  la  soldadura  de 

conexión entre polín espacial y viga de alma abierta puede ser deducida en base a  la  longitud 

mínima establecida por el manual de diseño AISC (LRFD) ver  fig 3.42. 

࢔࢏࢓ࡸ ൒ ૝࢚࢝     Ec. 3.59 

Donde  tw = a espesor nominal de soldadura. 

  

Fig. 3.42 conexión típica polín espacial viga de alma abierta. 
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iii. Conexión tipo soldadura entre celosía y ángulo longitudinal en viga de alma abierta.  

Se deberá determinar la carga cortante de la viga de alma abierta soportada por la celosía. La  

resistencia de la conexión celosía ángulo estará dada por la ecuación  3.55 donde la longitud de 

la soldadura será la suma total de soldadura colocada tal y como se muestra en la figura 3.43.  

 

Fig. 3.43 conexión típica celosía viga de alma abierta.   

iv. Conexión tipo soldadura entre viga de alma abierta y elemento metálico de apoyo.  

Este  tipo de conexión  se da entre vigas de alma abierta y cualquier elemento primario de  la 

estructura  como  armaduras o  vigas de  alma  llena.  La  resistencia de  la  conexión  entre  estos 

miembros se determina en base a  la resistencia proporcionada por  la soldadura de filete a  la 

carga axial producida en la viga de alma abierta debido a la inclinación de esta o los efectos de 

cargas accidentales  como la carga de sismo, según se observa en la fig. 3.44. 

 

a)                                                                                                                             b) 

Fig. 3.44. a) Reacción en conexión viga de alma abierta con apoyo 

 b) soldadura que soportara la reacción. 
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v. Conexión tipo soldadura entre elementos que componen la armadura.  

Cuando  el  alma  de  la  cuerda  inferior  o  superior  de  una  armadura  es  geométricamente    lo 

suficientemente  grande  para  proporcionar  a  las  diagonales  o  montantes  la  longitud  de 

soldadura necesaria, entonces se hace una conexión si hacer uso de placa de conexión, de  lo 

contrario esta deberá diseñarse.  

Placa de conexión en armadura.  

En  las conexiones de armadura con placa  los ejes de  los elementos deberán concurrir en un 

solo punto con el fin de evitar excentricidades ver figura 3.45. 

 

Figura 3.45. Conexión típica de armadura. 

Revisión de bloque de cortante.  

Esta revisión deberá hacerse según lo descrito en la sección bloque de cortante. 

 

Fig. 3.47. Distribución de esfuerzos en los filetes de soldadura 
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Revisión corte en la soldadura de la placa  

La unión  de la placa con la soldadura se verá afectada por el cortante directo producido por la 

carga, por  lo que  se deberá  revisar  si  la  soldadura  resiste el efecto del cortante mediante  la 

fórmula. 	

࢔ࡾ࣐ ൌ ࣐ሺ૙. ૟ሻ࢛ࡲ	࢜࢔࡭    Ec. 3.60 

 

Fig. 3.48 Corte en la unión de la soldadura. 

Revisión de la flexión en la placa.  

La revisión de  la placa por flexión deberá calcularse en base a  la suposición a que son validad 

las formulas elementales para vigas (las secciones planas permanecen planas).  

࢞ࢇ࢓ࢌ࣐ ൌ
࡯࢛ࡹ

ࡵ
   Ec. 3.61 

 

Fig. 3.49. Excentricidad de las cargas sobre la placa de conexión. 
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g.2)  Diseño de Apoyos 

También como parte importante de los elementos de la estructura de techo están los apoyos, 

con los cuales se realiza la unión entre los miembros de la estructura de techos  y los elementos 

verticales  resistentes  de  la  estructura  principal,  como  por  ejemplo  unión  de  elementos 

estructurales  de  techo  con  paredes  de  concreto  reforzado  o  de mampostería,  columnas  de 

concreto reforzado o acero estructural, etc. Se detalla a continuación cual es el procedimiento 

de diseño para los apoyos en los diferentes tipos de elementos de la estructura de techos. 

i. Uniones rígidas de viga a columna en marcos de acero estructural. 

En  edificios  de  baja  altura,  por  lo  general  de  un  nivel,  se  utilizan marcos  rígidos  a  base  de 

perfiles de acero estructural para conformar el sistema estructural de la edificación. Los marcos 

de un solo claro y nivel son denominados marcos portal y se considera que  las uniones entre 

vigas  y  columnas  son  completamente  rígidas  (ver  figura  3.50a),  es  decir,  son  capaces  de 

transmitir  las acciones  internas: fuerza axial (N), cortante  (V) y momento flector (M). Si estos 

marcos se componen de vigas y columnas a base de perfiles de alma llena de acero estructural, 

el alma de estos elementos debe coincidir con el plano del marco, es decir, el plano de carga 

del marco. 

Existen muchas  formas  de  lograr  una  conexión  de  este  tipo,  la  figura  anterior muestra  una 

conexión típica de esquina en diagonal, utilizada comúnmente en marcos con vigas  inclinadas 

para techo. Por lo general se utilizan perfiles de acero estructural tipo W para este fin; según el 

detalle mostrado en la Figura 3.50b es común la práctica de prolongar los patines de la viga (AB 

y CD), colocar un elemento placa con un área equivalente al patín externo de la columna (AC) y 

un  atiesador  o  rigidizador  en  la  línea  del  patín  interior  de  la  columna  (BD).  Además  es 

recomendable que las uniones en los puntos D y C se desarrollen con soldadura de penetración 

total, mientras que la de los puntos A y B y demás uniones con soldadura de filete17. 

 

                                                 
17 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 
ed. Primera) p. 849. 
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a) Marco de acero estructural a base de perfiles W. 

                                                 

        b) Unión de esquina tipo panel diagonal.        c) Acciones sobre el panel diagonal. 

Figura 3.50 Conexión rígida de marcos de acero estructural. 

Para el diseño de estas conexiones rígidas se analiza el nudo en diagonal (zona del panel) y las 

acciones transmitidas por éste a los elementos; la figura 3.50c muestra estas acciones y para lo 

cual además se hacen las siguientes suposiciones: 

 Las fuerzas normales de tipo axial y las producidas por momento flector son absorbidas 

por los patines de las vigas. 

 El cortante es absorbido por el alma. 

 La conexión (zona del panel) no se flexiona.  

Se supone que además que los patines de la viga (AB Y CD) son adecuados para la conexión si 

son  adecuados  para  la  viga,  es  decir  para  resistir  las  fuerzas  normales  debidas  al momento 
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flector  (M1);  también  que  el  atiesador  o  rigidizador  (BD)  es  capaz  de  resistir  y  transmitir  la 

compresión en el patín de la columna hacia el alma de la viga. 

Suponiendo que el panel diagonal ABCD de  la  figura 3.50b no  se  flexiona  y que  la distancia 

entre los centroides de los patines de la viga es 5% menor que el peralte de ésta, con referencia 

a la Figura 3.50c se obtiene la fuerza Tu1 mayorada que transmite el patín AB:  

૚࢛ࢀ ൌ
૚࢛ࡹ
૙.ૢ૞ࢊ૚

	     Ec. 3.62 

Se observa que la fuerza axial se desprecia debido a que es de sentido contrario a Tu1 y su valor 

por  lo  general  suele  ser  pequeño.  El  cortante  inducido  en  el  panel  se  determina  según  el 

equilibrio entre el patín y el panel: 

૚࢛ࢂ ൌ   ૚࢛ࢀ   Ec. 3.63 

Según las especificaciones del AISC y en base a la Figura 3.39c la resistencia nominal al cortante 

del panel diagonal se calcula así: 

૚࢔ࢂ ൌ
࣐࢜൫૙.૟࢟ࢌ൯࢚࢝ࢊ૛

ࢼ࢙࢕ࢉ
     Ec. 3.64 

Dónde: 

t୵ ൌ Espesor del alma en el panel	 

φ୴ ൌ Factor	de	resistencia	a	cortante	ሺ0.9ሻ 

dଶ
cosβ

ൌ Segmento	DC	del	panel	diagonal 

Las especificaciones de diseño establecen que el cortante actuante mayorizado (Vu1) debe ser 

menor al cortante nominal factorizado (Vn1): 

૚࢛ࢂ ൑  ૚࢔ࢂ     Ec. 3.65 

En la Ecuación de Vn1 por lo general se toma el espesor del alma del panel igual al espesor de la 

viga. En la mayoría de casos el espesor del panel requerido es mayor al espesor del alma de la 
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viga, por  lo que se requiere reforzar el alma del panel con un atiesador o rigidizador diagonal 

en lugar de incrementar el espesor del alma (tw). 

 

                                                       

     a) Atiesador diagonal en el panel.      b) Corte A‐A: Dimensiones del atiesador. 

Figura 3.51. Refuerzo en el panel del alma con rigidizador diagonal. 

El  rigidizador consiste en un par de placas planas de ancho  (br) de espesor  (tr) y esfuerzo de 

fluencia (fyr), dispuestos uno a cada lado del panel a lo largo de su diagonal (ver figura 3.51). El 

rigidizador es un miembro a una  fuerza de compresión axial  (Vur) cuyo valor es  la diferencia 

entre el valor de Vu1 y Vn1 y  se calcula a partir del equilibrio entre el panel y el patín de  la 

siguiente manera: 

࢛࢘ࡼ ൌ
࢛࢘ࢂ

ሻࢼାࣂሺ	ܛܗ܋
ൌ

૚࢔ࢂ૚ି࢛ࢂ
ሻࢼାࣂሺ	ܛܗ܋

     Ec. 3.66 

La fuerza de compresión nominal del atiesador (Pnr) es: 

࢘࢔ࡼ ൌ   ࢙࢘࡭࢘ࢉࡲࢉ࣐       Ec. 3.67 

Donde: 

߮௖ ൌ Factor de Resistencia a compresión (0.85). 

௖௥ܨ ൌ Esfuerzo nominal de compresión. 

௦௥ܣ ൌ Área de la sección transversal del atiesador ሺ2ܾ௥ ൅  ௥ሻݐ௪ሻሺݐ

Además se debe limitar su relación ancho – espesor para evitar pandeo local prematuro: 
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࢘࢈
࢚࢘
൑ ૙. ૞૟ට

ࡱ

࢘࢟ࢌ
	         Ec. 3.68 

ii. Diseño de apoyo de asiento no atiesadas. 

Este tipo de uniones se utiliza cuando el elemento de apoyo es columna de acero estructural o 

cuando se dispone de una placa vertical conectada a paredes de concreto (ver figura 3.52 a y 

b). Con este tipo de conexión se  logra que no se transmita momento flector de  las vigas a  las 

columnas, es decir, que representa la condición de apoyo simple.  

Como se mencionó en el Capítulo II este tipo de apoyo consiste en un ángulo de apoyo, por lo 

general de 4 pulgadas, atornillado o soldado al elemento de apoyo. Se considera conveniente 

utilizar este tipo de conexión cuando las cargas transmitidas no sobrepasan las 68 toneladas18. 

 
a) Apoyo en columnas de acero estructural. 

 
b) Apoyo en pared de concreto reforzado. 

Figura 3.52. Apoyo no atiesado en diferentes elementos de apoyo. 

El diseño de estas uniones consiste en la revisión por flexión del ángulo de apoyo en la sección 

crítica, localizada en la cercanía del centro del filete del ángulo. En la figura 3.53 se representa 

la longitud N como la distancia de apoyo de la viga, la distancia ea como la excentricidad de la 

                                                 
18 Vinnakota, Sriramulu. “Estructuras de acero: comportamiento LRFD” (Mc Graw‐Hill interamericana, México 2006, 

ed. Primera) p. 824. 
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reacción mayorada Ru  con  respecto  a  la  sección  crítica,  la  longitud  La  como  la  longitud  del 

ángulo de apoyo y L como la longitud del ala.  

 

Figura 3.53. Detalle de apoyo no atiesado. 

La reacción produce un momento actuante en el ángulo: 

ࢇ࢛ࡹ ൌ .࢛ࡾ   ࢇࢋ   Ec. 3.69 

La resistencia a flexión en la sección crítica es: 

ࢇ࢔ࡹ ൌ ൫૚࢈࣐ ૝ൗ   ࢟ࢌ૛൯ࢇ࢚ࢇࡸ Ec. 3.70 

Si se establece la condición de diseño: 

ࢇ࢛ࡹ ൑   ࢇ࢔ࡹ     Ec. 3.71 

Se puede llegar a establecer la resistencia de un ángulo de apoyo no atiesado así: 

ࢇࡾ ൌ
࢈࣐
૝

ࢇࡸ
ࢇࢋ
  ࢟ࢌ૛ࢇ࢚   Ec. 3.72 
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La Tabla 9.719 del Manual del AISC muestra las resistencia de diseño de los ángulos de asiento 

de 31/2 a 4 pulgadas, la cual es muy útil para seleccionar el ángulo al conocer la solicitación de 

la reacción Ru. 

iii. Diseño de apoyos de asiento atiesadas. 

Este tipo de uniones se usan con  la misma finalidad que  las uniones de asiento no atiesadas, 

con  la diferencia que  las conexiones atiesadas soportan reacciones mayores a  las que pueden 

soportar  las  no  atiesadas.  Las  uniones  atiesadas  consisten  en  una  placa  de  asiento  y  un 

elemento rigidizante o placa atiesadora  la cual a su vez puede ser conformada por un par de 

ángulos o una sección T (ver figura 3.54). 

                  

a) Apoyo en columna de acero estructural. 

 

b) Detalle de los componentes de un apoyo atiesado. 

Figura 3.54. Apoyo atiesado. 

                                                 
19 Manual of American Institute of Steel Construction (AISC) 2005, Third Edition, U.S.A. 
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El espesor de la placa de asiento puede ser entre 3/8 a ½ pulgada y su longitud es ligeramente 

mayor al ancho del patín de la viga. El espesor de la placa atiesadora debe ser mayor al espesor 

de la viga soportada en caso de ser viga de alma llena. 

El diseño de esta unión consiste en establecer la longitud L de la placa atiesadora y su espesor 

tr; ya que la longitud L depende esencialmente de la soldadura para diferentes valores de L y de 

ancho de la soldadura se desarrolló la tabla 9.9 del Manual del AISC. 

La placa atiesadora se supone que recibe la carga proveniente de la reacción factorizada Ru; se 

establece  el  esfuerzo  máximo  de  aplastamiento  en  el  borde  externo  y  suponiendo  un 

comportamiento elástico de la siguiente manera:  

࢛࢖ࢌ ൌ
࢛ࡾ
࢚࢘ࢃ

൅
૟࢛ࡾሺࡺିࢃሻ

૛࢚࢘ࢃ૛ ൌ
ሻࡺ૜ିࢃሺ૝࢛ࡾ

૛ࢃ࢚࢘      Ec. 3.73 

La resistencia nomina al aplastamiento se define como:  

࢔࢖ࢌ ൌ ૚. ૡ࢟ࢌ       Ec. 3.74 

Al establecer la condición de diseño: 

࢛࢖ࢌ ൑   ࢔࢖ࢌ࣐     Ec. 3.75 

Se puede determinar el espesor requerido por la placa: 

࢚࢘ ൌ
ሻࡺ૜ିࢃሺ૝࢛ࡾ

࣐૚.ૡࢃ࢟ࢌ૛      Ec. 3.76 

Donde: 

N = longitud de contacto de la viga 

W = ancho de la placa atiesadora 

Φ = factor de resistencia al aplastamiento (0.75) 

Además  suponiendo  siempre  un  comportamiento  elástico,  la  placa  rigidizadora  debe  tener 

resistencia a flexión adecuada: 

࢛࢘ࡹ ൑  ࢘࢔ࡹ      Ec. 3.77 

.࢛࢘ࡾ ࢋ ൑
૛ࡸ࢚࢘࢟ࢌ࢈࣐

૟
     Ec. 3.78 
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࢚࢘ ൒
૟ࢋ.࢛࢘ࡾ

૛ࡸ࢟ࢌ࢈࣐
      Ec. 3.79 

iv. Diseño de placas de apoyo para elementos principales de estructuras de techo. 

Cuando  los  extremos  de  los  elementos  principales  de  las  estructuras  de  techos  están 

soportados por apoyo directo sobre concreto o mampostería (ver figura 3.55), con frecuencia 

es necesario distribuir  las  reacciones de dichos elementos por medio de placas de asiento o 

placas de apoyo.  

Figura 3.55. Viga con placa de apoyo. 

Se supone que  la reacción se distribuye uniformemente a través de  la placa sobre el material 

de  apoyo  y que  este  a  la  vez  reacciona  contra  la placa  con una presión uniforme  igual  a  la 

reacción factorizada ܴௗ௣ dividida entre el área ܣଵ(=ܰܤ) de la placa. La presión generada por el 

material en el que  se apoya,  tiende a doblar hacia arriba  la placa de apoyo,  como una  viga 

simple en voladizo. El Manual del  LRFD  recomienda que  se  considere que  la placa donde  se 

apoya  la  viga  tome  el  momento  flexionante  total  producido.  En  las  siguientes  figuras  se 

esquematiza cómo se comporta la placa de apoyo ante la reacción y el momento generado en 

la misma. 
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Fig. 3.56. Elemento primario, soportado por placa de apoyo 

 

Fig. 3.57. Esfuerzos generados en placa de apoyo 

En el esquema  se muestra  como  la distribución de esfuerzos del material de apoyo  sobre  la 

placa, genera el momento sobre  la misma ܴௗ௣ que  representa  la  reacción concentrada, bajo 

cargas factorizadas, transmitida por el elemento al apoyo, además: 

ܰ ൌ Longitud de la placa, paralela a la longitud del elemento. 

	݊ ൌ Distancia libre desde el patín inferior hasta el borde de la placa de apoyo. 

ܤ ൌ Ancho de la placa, perpendicular a la longitud de viga. 

௙ݐ ൌ Espesor de la placa de apoyo. 

௬ܨ ൌ Esfuerzo de fluencia del material de la placa de apoyo 

Para el diseño de la placa de apoyo, los estados límite que influyen, son: 

 Estado limite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo,  ܴௗ௣. 

 Estado límite de la resistencia a la flexión de la placa de apoyo, ܴௗ௙. 
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Además de estos estados límite, se debe evaluar en el caso particular de las vigas de alma llena, 

dos  estados  límite más  que  están  relacionados  con  la  fluencia  del  alma  de  la  viga  y  con  la 

inestabilidad debilitamiento del alma de la viga. En los demás casos de elementos primarios de 

estructuras de techo, no predominan estos estados límite y el diseño se basa principalmente en 

los estados límite mencionados anteriormente. 

En el proceso para dimensionar la placa de apoyo, se asume una longitud ܰ, perpendicular a la 

longitud  del  elemento;  aunque  cuando  se  trata  de  vigas  de  alma  llena,  se  dimensiona  esta 

longitud  de  tal  manera  que  no  exceda  los  estados  limite  de  fluencia  del  alma  y  el  de 

inestabilidad debilitamiento del alma de la viga. Con la longitud ܰ se analiza el estado límite de 

aplastamiento de la placa en el material de apoyo para dimensionar la longitud ܤ y así obtener 

el área ܣଵ de la placa; y luego una vez obtenida esta área de apoyo, se dimensiona el espesor 

de la placa de apoyo de tal manera que esta tenga la suficiente resistencia a la flexión. 

La resistencia de diseño de aplastamiento del material de apoyo, para el caso del concreto, se 

debe tomar igual a ∅௖ ௣ܲ de acuerdo a la especificación J9 del LRFD. Tal especificación establece 

que cuando una placa de apoyo se extiende sobre toda el área de un soporte de concreto,  la 

resistencia por aplastamiento del concreto puede determinarse así: 

∅௖ ൌ 0.60 

࢖ࢊࡾ ൌ ࢖࢔ࡾࢉ∅ ൌ .ሺ૙ࢉ∅ ૡ૞ࢼࢉ´ࢌሻ࡭૚ ൌ .ሺ૙ࢉ∅ ૡ૞ࢼࢉ´ࢌሻࡺ࡮    Ec. 3.80 

Con: 

ߚ ൌ ݉݅݊ൣඥߩ	, 2൧; ߩ ൌ ට
஺మ
஺భ
 

Donde: 

ܴௗ௣ ൌ carga de aplastamiento de diseño en el concreto. 

ܴ௡௣ ൌ carga de aplastamiento nominal en el concreto. 

∅௖ ൌ factor de reducción de resistencia del concreto. 

݂´௖ ൌ resistencia a la compresión del concreto. 

ଵܣ ൌ área de la placa de apoyo ൌ  .ܰܤ

ଶܣ ൌ área efectiva de apoyo, bajo la placa de apoyo y dentro del cuerpo de apoyo. 

           Geométricamente similar al área ܰܤ y concéntrica a ella. 
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ߚ ൌ coeficiente de confinamiento 

Al igualar ܴௗ௣ de acuerdo con la ecuación 3.80 y al resolver para ܤ: 

࡮ ൌ
࢖ࢊࡾ

ࡺሻࢼࢉ´ࢌሺ૙.ૡ૞ࢉ∅
    Ec. 3.81 

Para  una  placa  que  está  completamente  apoyada  en  el  material  de  apoyo  (concreto)  el 

coeficiente de confinamiento es 1, de tal forma que: 

࡮ ൌ
࢖ࢊࡾ

ࡺሻࢉ´ࢌሺ૙.ૡ૞ࢉ∅
    Ec. 3.82 

Y el valor de B se redondea, en pulgadas, a la siguiente más alta. 

En el estado  límite de  flexión para  la placa de apoyo, el espesor  requerido por  la placa para 

soportar este esfuerzo de flexión se puede obtener como se muestra a continuación: 

ࢌ࢚ ൌ ට
૛.૛૛࢔࢖ࢊࡾ૛

࢟ࡲ૚࡭
ൌ ට

૛.૛૛࢔࢖ࢊࡾ૛

࢟ࡲࡺ࡮
  Ec. 3.83 

Donde: 

௙ݐ ൌ espesor de la placa de apoyo. 

ܰ ൌ longitud de la placa, paralela a la longitud del elemento. 

ܤ ൌ ancho de la placa, perpendicular a la longitud de la viga. 

௬ܨ ൌ esfuerzo de fluencia del material de la placa de apoyo. 

ܴௗ௣ ൌ reacción de la viga bajo las cargas factorizadas. 

݊ ൌ ሺܤ 2⁄ ሻ െ ݇ଵ 

݇ଵ ൌ distancia del centro del espesor del alma al límite del patín del elemento. 

Para el caso de vigas de alma  llena, particularmente,  la distancia ݇ଵ esta determinada en  las 

tablas  del  manual  del  LRFD,  el  cual  no  es  igual  al  mencionado  anteriormente,  ya  que  se 

determina una distancia menor, debido a la concentración o punzonamiento que el alma de la 

viga genera en la placa de apoyo. 
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v. Diseño de pernos de anclaje para placas de apoyo. 

Para soportar la placa de apoyo a la base de concreto, es necesario disponer de un mecanismo 

de anclaje, se realiza a través de pernos de acero soldados a la placa de apoyo y anclados a la 

base de concreto, para el análisis del comportamiento estructural de estos elementos se toman 

en cuenta las formas en que pueda fallar el elemento, a continuación se detallan las formas de 

falla y las ecuaciones basadas en el método de diseño de resistencia ultima para determinar las 

dimensiones de los elementos mencionados. 

Estos elementos son conocidos como pernos de anclaje, que generalmente se forjan a partir de 

barras  redondas de  acero  laminadas.  Están hechos de  acero dulce A307,  con  características 

esfuerzo‐deformación  muy  similares  a  los  de  acero  A36.  Se  encuentran  disponibles  en 

diámetros de 5/8” a 1 ½” en  incrementos de 1/8”. Tienen cabeza cuadrada o hexagonal y se 

encuentran en tamaños regulares y de uso pesado, para el caso de las conexiones de placas de 

apoyo a elementos portantes de concreto reforzado, estas últimas son las que se utilizaran en 

el diseño de dichos elementos. 

El diseño de este elemento para estructuras de techos, estará determinado por  la resistencia 

del  perno  a  la  tracción  generada  por  la  carga  vertical  que  recibe  de  los  elementos  que  se 

apoyan en el, aunque es una forma de falla, el esfuerzo cortante que se genera en el perno no 

determinara las dimensiones de los elementos resistentes. 

Estado límite de resistencia del acero a la tensión. 

El requisito básico para el acero del anclaje es cumplir con el estado límite de falla a tensión por 

ruptura,  según  lo  expuesto  en  la  sección  3.4.2.1  ecuación  3.35.  El  área  requerida  (Areq)  se 

determina de la siguiente manera: 

ࢗࢋ࢘࡭ ൌ
࢛ࢀ
࢚࢛ࢌ∅

     Ec. 3.84 

Donde: 

௨ܶ ൌ Fuerza de tensión de diseño. 

௨݂௧ ൌ Esfuerzo ultimo de tensión del acero del perno. 

∅ ൌ Factor de reducción de resistencia por ruptura (0.75). 
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De esta manera se puede determinar la cantidad de acero necesaria para resistir los efectos de 

tensión del anclaje de la placa de apoyo. 

Estado límite de desprendimiento del concreto de anclaje. 

El  requisito básico para un grupo de anclajes es cumplir con el estado  límite de  resistencia a 

tensión del material donde esta embebido el grupo de pernos 

࢛ࡼ ൑ ࢔ࡼ∅ ൌ
ࡺ࡭
࢕ࡺ࡭

࣒૚࣒૛࣒૜࢈ࡼ   Ec. 3.85 

Los factores que contiene la ecuación anterior se definen en la tabla 3.17. 

Tabla 3.17 Factores para el estado limite de desprendimiento de concreto de anclaje. 

Fórmula  Descripción 

∅ ൌ 0.70  Factor de resistencia a tensión del concreto en presencia 

de elementos de anclaje. 

௡ܣ ൌ ൫1.5݄௘௙ ൅ ݀ ൅ 1.5݄௘௙൯

∗ ൫1.5݄௘௙ ൅ ݀଴ ൅ 1.5݄௘௙൯ 

Área de  confinamiento del grupo de pernos de anclaje  

sobre la columna de concreto. Puede estar determinada 

por  las  limitaciones  impuestas por  los bordes  libres del 

material de apoyo (ver figura 3.58). 

௡௢ܣ ൌ 9݄௘௙
ଵ.ହ 

௡ܣ ൑ ௡௢ ሺ݊ܣ݊ → número de conectoresሻ

 

Área de  la  superficie de  falla  en  el material de  apoyo. 

También puede  estar determinada por  las  limitaciones 

impuestas por los bordes libres del material de apoyo. 

߰ଵ ൌ ቆ1 ൅
2݁ே
3݄௘௙

ቇ
ିଵ

 

 

݁ே ൌ Distancia entre el baricentro del grupo de anclajes 
y la fuerza de tracción. 

Este  factor  se  aplica  cuando  hay  múltiples  filas  de 

anclajes  tensionados  y  se  utiliza  el  enfoque  de  diseño 

elástico. En este caso se supone que cada fila individual 

de  anclajes  tensionados  soporta  diferentes  niveles  de 

carga con  la  resultante de  la  tracción aplicada con una 

excentricidad  (en pulgadas)  respecto del baricentro de 

los  anclajes  tensionados.  Si  se  utiliza  el  enfoque  de 

diseño  plástico  se  supone  que  todos  los  anclajes 

soportan la misma carga y el factor de excentricidad, ψ1, 

se toma igual a 1,0. 
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߰ଶ ൌ 0.7 ൅ 0.3
ܿ௠௜௡
1.5݄௘௙

 
Este factor considera  la distribución no uniforme de  las 

tensiones  para  los  anclajes  ubicados  próximos  a  un 

borde libre de concreto. 

߰ଷ ൌ ሺ1.0, 1.25	ó	1.4ሻ 

 

Este  factor  se  toma  igual  a  1,0  cuando  el  anclaje  está 

ubicado en una zona de un elemento donde un análisis 

indica que es probable que haya fisuración. Si el análisis 

indica que no es probable que bajo cargas de servicio se 

produzca  fisuración  (ft <  fr), ψ3 se puede tomar  igual a 

1,25 para  los anclajes  colados  in  situ, o  como 1,4 para 

los anclajes incorporados al concreto endurecido. 

௕ܲ ൌ 24ඥ݂′௖݄௘௙
ଵ.ହ 

Representa  la  resistencia  a  tensión  del  concreto  en 

presencia de elementos de anclaje. 

Para determinar  los  factores ܣே y ܣே௢ que dependen de  la geometría de  la ubicación de  los 

pernos, tal como se muestra en el siguiente esquema: 

 

Fig. 3.58 Áreas que determinan el estado limite de desprendimiento del concreto 

ࢌࢋࢎ) ൌ Longitud de empotramiento efecƟva del perno en el concretoሻ. 

Es  importante  conocer  que  todas  las  formulas  están  desarrolladas  para  el  sistema  ingles. 

Obtenidos los valores para determinar  ௡ܲ se define si la longitud de empotramiento propuesta 

cumple con el requisito de resistencia para soportar el bloque de desprendimiento de concreto 

en el anclaje. 
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3.4.3. ETAPA DE REVISION 

En  las diferentes etapas de diseño estudiadas anteriormente, se realiza una revisión continua 

de los elementos constituyentes de estructuras de techos, esto es en sí el proceso de diseño, la 

verificación de que el elemento propuesto cumple con todas las solicitaciones a las que estará 

sometido durante su vida útil. 

En esta etapa se hace la última verificación del elemento diseñado, que puede resultar en una 

modificación  estructural  del mismo,  generalmente  la  revisión  del  elemento  en  esta  última 

etapa es en función a los estados límite de servicio, que aunque no tienen implicaciones en el 

funcionamiento estructural, pueden tener implicaciones en el funcionamiento de servicio de la 

estructura, es decir en  la apariencia, daños en elementos no estructurales, etc. Se mencionó 

anteriormente como el factor que define el estado límite de servicio en elementos de techos la 

deflexión o  flecha máxima en el elemento debido a  las  cargas de  servicio no  factorizadas, a 

continuación se detalla matemáticamente: 

࢞ࢇ࢓ࢾ ൑  ࢇࢊ࢏࢘ࢋࢍ࢛ࡿࢾ     (Ec. 3.86) 

Para: 

ࡽ ൌ ૚. ૙ࡰ ൅ ૚. ૙ሺࡸ,       ሻࡾ	࢕	࢘ࡸ (Ec. 3.87) 

Donde: 

௠௔௫ߜ ൌ Deflexión máxima del elemento bajo la carga Q 

ௌ௨௚௘௥௜ௗ௔ߜ ൌ Deflexión máxima sugerida para el elemento ሺvigas de techoሻ 

ܳ ൌ Cargas de servicio 

La deflexión máxima  sugerida para el elemento está definido de  tal  forma que  las cargas de 

servicio no  imposibiliten  la prestación de servicio de  la estructura, no hay establecidos  limites 

específicos  según  las  normas  de  diseño.  En  la  tabla  3.13  de  la  sección  3.4.2  se muestra  un 

ejemplo de los límites de servicio para flecha máxima sugeridos según Sriramulu Vinnakota. 

Si la Ecuación 3.86 no es satisfecha, se debe hacer la evaluación de si es conveniente modificar 

la  configuración  estructural  del  elemento  revisado,  es  decir,  sus  dimensiones,  configuración 

geométrica y/o resistencia de los materiales. 
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Cuando  se  han  realizado  cambios  estructurales,  se  debe  de  iniciar  nuevamente  con  la  fase 

conceptual  del  proceso  de  diseño  estructural.  Este  proceso  llevará  de  nuevo  a  la  etapa  de 

cálculo matemático, donde nuevamente  se deberá corroborar  si  las  secciones propuestas de 

los elementos cumplen con los requerimientos establecidos por los códigos de diseño. 

3.5. PLANOS ESTRUCTURALES DE TECHOS 

Luego de establecer los elementos de la estructura del techo, su disposición, sus dimensiones y 

de revisar la respuesta estructural de éstos, el proceso del diseño continúa con la preparación 

de planos estructurales de techo. Los planos contienen la información básica necesaria para los 

detalles  estructurales  que  conciernen  a  los  elementos  de  la  estructura  de  techo,  esto  es  la 

ubicación y tamaño de éstos, especificaciones sobre tornillos y soldaduras, atiesadores, pintura 

y galvanizado, etcétera. Por lo general la selección entre tornillos y soldaduras es preferible que 

la  realice el encargado del montaje de  la estructura, debido a que en  la  construcción puede 

ejecutar métodos de conexión con los cuales está más familiarizado y que posee el equipo y las 

herramientas necesarias; la selección del método de conexión debe ser bajo la aprobación del 

encargado del diseño de  la estructura, el cual a su vez es  la persona profesional que firma  los 

planos. Esta persona debe asegurar que los detalles presentados reflejen que los elementos de 

techo funcionen como fueron idealizados en su diseño. 

Los planos estructurales son representaciones a escala de  la edificación, por  lo cual consta de 

elementos básicos necesarios para su correcta y clara interpretación. Estos elementos pueden 

ser: simbología, nomenclatura, detalles y especificaciones. 

 Simbología y nomenclatura. 

a  simbología es una  representación perceptible que  se utiliza  frecuentemente en  los planos, 

aplicándose a elementos del dibujo que no es posible colocarlos a la escala escogida sin que se 

observen  desproporcionados  con  respecto  a  los  demás  elementos.  Se  opta  entonces  por 

representarlos mediante figuras sencillas convencionalmente adoptadas. 

La  nomenclatura  se  utiliza  en  los  planos  para  hacer  referencia  a  un  elemento  al  cual  se 

representa en un detalle a una escala menor para una mejor apreciación de éste. 
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Existen diferentes maneras de adoptar la simbología y nomenclatura en una planta estructural 

de techos,  las más comunes son presentadas a continuación: considérese  la planta de techos 

mostrada  en  la  figura  3.59a,  la  cual  se  asocia  a  la  planta  estructural  de  techos  de  la  figura 

3.59b.  En  esta planta  se  representan  los  elementos que  constituyen  la  estructura del  techo 

mediante líneas y designaciones asignadas para simplificar su interpretación. 

        a) Planta de techos.                                   b) Planta estructural de techos. 

 

c) Simbología y nomenclatura adoptadas. 

Figura 3.59. Elementos de los planos de techos. 
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En  el  detalle  mostrado  (ver  figura  3.61c)  se  observa  la  convención  para  la  simbología  y 

nomenclatura  utilizadas,  lo  cual  se  encuentra  resumido  en  la  tabla  3.18.  Las  convenciones 

utilizadas para  los elementos pueden variar si así  lo dispone  la persona encargada de realizar 

los planos; en ocasiones se incluye un cuadro de simbología similar a la tabla mostrada, aunque 

por lo general la nomenclatura salva cualquier duda y se omite esta tabla. 

Tabla 3.18. Simbología y nomenclatura utilizadas. 

 
Elemento 

 
Simbología

 
Nomenclatura

Cumbrera  CUMBRERA 

Polín (larguero)  P – 2 

Viga  macomber  (viga 
de alma abierta)   

VM – 3, VM ‐ 1 

 Detalles y especificaciones. 

En  todos  los  planos  estructurales  se  incluyen  detalles  y  especificaciones  de  los  diferentes 

elementos estructurales, los cuales indican pormenores del refuerzo, conexiones, materiales a 

utilizar, dimensiones importantes, etc. Estos datos son proporcionados con el objeto de facilitar 

al encargado de  la construcción  información sobre el montaje y conexiones de  los elementos 

estructurales.  Los  detalles  y  especificaciones  deben  estar  claras,  sin  discrepancias  con  los 

planos globales y acorde a las consideraciones hechas en el diseño. 

En la figura 3.59c, se indica una sección hipotética “A (1‐1)” la cual hace referencia al detalle de 

la conexión de las vigas de alma abierta en la cumbrera, la cual es mostrada en la figura 3.60 El 

detalle muestra  las  dimensiones  de  la  placa  que  conecta  a  las  vigas,  el  tipo  de  soldadura, 

especificaciones del material de cubierta y pendiente de ésta, etcétera. 
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Figura 3.60. Detalles y especificaciones de conexión de vigas en 

cumbrera. 

Es evidente que la calidad mostrada en los planos es importante en cuanto a la interpretación 

de estos, por tanto mientras más claros y ordenados estén los planos menos problemas habrá 

en  la ejecución de  la edificación. Es de suma  importancia una correcta elaboración de planos 

estructurales de techos, especialmente en  las conexiones de sus elementos, ya que, como se 

vio en capítulos anteriores, las conexiones es el punto más delicado en estructuras de acero. 

 



 

CAPITULO IV: EJEMPLO DE APLICACIÓN DEL PROCESO DEL DISEÑO 

ESTRUCTURAL APLICADO A ESTRUCTURAS DE TECHO A BASE DE 

PERFILES METÁLICOS. 

 

 

 

CAPITULO IV:

EJEMPLO DE APLICACIÓN DEL PROCESO 
DEL DISEÑO ESTRUCTURAL APLICADO A 
ESTRUCTURAS DE TECHO A BASE DE 

PERFILES METÁLICOS
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4.1. INTRODUCCION 

En  los  capítulos  anteriores  se  presentaron  los  procedimientos  de  las  etapas  del  diseño 

estructural  para  techos  compuestos  de  elementos metálicos,  además,  la  fase  conceptual,  la 

fase analítica, la fase de la revisión de los elementos diseñados, para obtener al final los datos 

necesarios para desarrollar los planos estructurales de la estructura de techos. 

En el presente capítulo,  se  retoma  toda  la  información contenida en  los capítulos anteriores 

para que, en base a  la metodología propuesta,  se proceda a  la ejecución del diseño de una 

estructura de techos a base de perfiles metálicos, utilizando el método de diseño del LRFD. El 

capítulo  se  desarrolla  en  dos  partes  principales  que muestran  la manera  de  desarrollar  el 

procedimiento  del  diseño:  procedimiento  tradicional manual  y  procedimiento  asistido  por 

computadora. 

La metodología desarrollada para el primer procedimiento se resume de la siguiente manera:  

Se ha incluido una parte introductoria que incluye la descripción de las características generales 

del  proyecto  al  que  se  requiere  diseñar  la  estructura  de  techo,  en  estas  características  se 

definen la ubicación, uso, sistema estructural utilizado, características del terreno y otros datos 

que pueden ser importantes para la determinación de cargas de diseño y para la configuración 

geométrica de la estructura principal y secundaria del techo. 

Luego,  tomando  en  cuenta  las  consideraciones  apropiadas,  se procede  a  la  aplicación  de  la 

primera fase, definida como la fase conceptual del proceso de diseño, en la cual se definen con 

base a consideraciones estructurales definidas en el capítulo anterior,  la estructura de  techo 

más  adecuada,  la  ubicación  relativa,  la  selección,  la  separación  en  planta  y  el 

predimensionamiento de los elementos estructurales que integrarán el sistema de techos. 

Una  vez  definidas  las  dimensiones  preliminares,  se  obtienen  las  cargas  a  las  que  serán 

sometidos estos elementos en la fase de análisis, esta fase a la vez se compone de los procesos 

mencionados  en  el  capítulo  anterior  para  llevar  un  orden  en  la  determinación  de  las 

dimensiones  adecuadas para  la estructura;  la evaluación de  las  cargas externas es el primer 

paso en esta etapa, para luego mediante el análisis estructural se puedan determinar las cargas 

internas  a  las  que  estarán  sometidos  cada  uno  de  los  elementos  y  luego  conocidas  las 

reacciones  internas  en  cada  elemento  se  dimensiona  mediante  el  método  de  diseño  de 
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resistencia  última  (LRFD)  y  así  obtener  las  dimensiones  definitivas  de  los  elementos  en  la 

estructura.  

Para  asegurar  la  funcionalidad  de  cada  elemento  de  la  estructura  de  techos  se  realiza  la 

revisión  estructural  a  partir  del  dimensionamiento  en  la  etapa  anterior,  en  esta  parte  se 

realizan cambios estructurales necesarios de manera que  la estructura cumpla con el criterio 

de servicio adoptado para este tipo de elementos, en este caso son las deflexiones máximas. 

El último paso para tener  la configuración completa de  la estructura de techos, es diseñar  los 

apoyos y  las conexiones, además elementos  rigidizantes que puedan aportar  capacidad para 

transmitir  las cargas  laterales a  los elementos verticales de  la estructura de apoyo del techo y 

además  de  estabilizar  lateralmente  a  los  elementos  primarios  y  secundarios,  todo  esto 

basándose en los criterios establecidos para el método de diseño de resistencia ultimo (LRFD).  

Algunas  consideraciones  tomadas  para  el  procedimiento  del  diseño  en  éste  capítulo  son 

descritos a continuación: 

 El proceso del diseño aplicado a estructuras de techos en éste ejemplo parte de la fase 

conceptual que  incluye  las etapas de configuración geométrica y de conceptualización 

estructural; se considera que  la etapa de configuración geométrica del techo es parte 

de la proyección arquitectónica y está fuera del alcance del presente estudio, por tanto 

no se detalla el desarrollo de esta parte del proceso. 

 Para  la determinación de  los eventos o cargas externas a  la estructura se considera  lo 

expresado en el “Reglamento para  la Seguridad de Estructural de  las Construcciones 

de  la República de El Salvador”, específicamente en  la “Norma Técnica para Diseño 

por Sismo” y la “Norma Técnica de Diseño por Viento”.  

 El método de cálculo para  las fuerzas sísmicas y debido al viento es estático según  lo 

expresado en las normas correspondientes. 

 El  análisis  por  carga  sísmica  se  limita  a  establecer  el  diseño  de  los  elementos  que 

componen  la estructura de  techos según  la sección 6.2.4 de  la “Norma Técnica para 

Diseño por Sismo”, no se realiza el análisis de la transferencia de la carga sísmica a los 

elementos verticales resistentes en función de la flexibilidad del diafragma de techo. 
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 Para el cálculo de  los elementos estructurales se considera  lo expuesto en Manual of 

American Institute of Steel Construction (AISC) 2005 Third Edition, y para su diseño en 

Especifications  and  Code  del  American  Institute  of  Steel  Constructions  (AISC)  2005 

Third Edition, según lo expuesto en el Capítulo III. 

 No  se  detalla minuciosamente  el  uso  del  software  de  aplicación  (SAP  2000)  en  el 

desarrollo de  la etapa de  cálculo,  solamente en  lo que  concierne  al modelado de  la 

estructura y análisis de resultados obtenidos con el software. 
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4.2. EJEMPLO  DE  APLICACIÓN  DEL  PROCESO  DEL  DISEÑO  ESTRUCTURAL  APLICADO  A 

ESTRUCTURAS DE TECHO A BASE DE PERFILES METÁLICOS 

Con el objetivo de  lograr una mejor apreciación del proceso del diseño estructural aplicado a 

los elementos constitutivos de estructuras de techo a base de perfiles metálicos, se presenta 

hipotéticamente la siguiente edificación en la cual se requiere el diseño estructural del techo a 

partir de la planta arquitectónica y la planta de techo. De esta manera se pretende visualizar el 

proceso  de  diseño  visto  en  el  capítulo  anterior  de manera  práctica  con  los  conceptos  allí 

descritos. 

Para desarrollar las etapas del proceso del diseño es necesario reconocer ciertos parámetros de 

la  edificación  que  son  útiles  como  datos  de  entrada  para  ciertas  etapas  del  diseño.  Estos 

parámetros son enlistados en los siguientes párrafos. 

4.2.1. CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROYECTO 

Las  características de  la  edificación  se  enumeran  según  los datos  a utilizar  en  las  etapas de 

diseño  en  ubicación,  uso,  sistemas  estructurales,  características  del  terreno  y  categoría  de 

ocupación. 

Ubicación y uso: La estructura a considerar es un edificio de apartamentos de cuatro niveles, 

ubicado en la colonia San Francisco de San Salvador dentro de un complejo habitacional en esa 

zona (ver figura 4.1a). Cada nivel consta de un pasillo central  iluminado naturalmente con un 

vano  y  ventanas  de  vidrio  fijo,  cuatro  apartamentos  con  habitaciones,  servicios  sanitarios, 

ducha,  cocina,  comedor,  sala  y  terraza  (ver  figura  4.1b).  En  la  parte  saliente  se  ubican  las 

escaleras y ventanas de vidrio fijo en las paredes. El edificio tiene una capacidad para albergar a 

150 personas aproximadamente. 
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Figura 4.1.a Ubicación del  edificio 

 

Figura 4.1.b Uso del edificio. 

Figura 4.1. Características generales del edificio. 

Sistemas  estructurales:  El  sistema  estructural  resistente  a  cargas  laterales  es  de  marcos 

espaciales de concreto reforzado que consta de columnas de 55x60 cm y vigas de 35x65 cm en 

ambas direcciones (figura 4.2), se dispone también de vigas en voladizo en la dirección oriente 

– poniente que conforman  las terrazas pertenecientes a  los apartamentos; el sistema de piso 
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consta  de  losas  aligeradas  (VT1  ‐20)  a  base  de  vigueta  y  bovedilla  en  los  cuatro  niveles;  el 

sistema de techo consta de cubierta y estructura de techo metálica a base perfiles. 

 

Figura 4.2. Planta estructural típica de entrepiso. 

En el último nivel se conservan solamente las columnas perimetrales y las centrales en el eje 4, 

C y D, según muestra la figura 4.3; estas columnas serán los apoyos de la estructura de techo. 

 

Figura 4.3. Planta estructural del último entrepiso. 
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Características del terreno: La topografía del terreno es plana y se considera un perfil del suelo 

no cohesivo según la recomendación cuando no se conoce con exactitud el tipo de suelo (tipo 

S3 según  la “Norma Técnica para Diseño por Sismo”). El edificio se encuentra situado en una 

zona medianamente  arbolada  y  rodeado  de  estructuras  similares  (Zona  B  según  la  “Norma 

Tecnica de Diseño por Viento”). 

4.3. FASE CONCEPTUAL DEL PROCESO DEL DISEÑO APLICADO A ESTRUCTURA DE TECHO 

Según  lo  expuesto  en  el  Capítulo  III,  esta  fase  consta  de  dos  etapas:  la  primera  es  la 

conceptualización  geométrica  (configuración  geométrica  del  techo)  y  la  segunda  es  la 

conceptualización  estructural  (estructuración),  de  las  cuales  la  primera  es  desarrollada 

esencialmente por el arquitecto y para efectos prácticos se asume esta etapa ya realizada y se 

profundiza más en el proceso a seguir en  la conceptualización estructural  (estructuración) de 

techos.  

4.3.1. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION GEOMÉTRICA DEL SISTEMA DE TECHO. 

En la configuración geométrica del sistema de techo se define la forma geométrica en planta y 

elevación del techo, el material de cubierta, pendientes, aleros, aberturas o vanos, etc., todo 

esto queda expuesto en  la planta de  techo. Para éste ejemplo  se considera que  la planta de 

techo se encuentra ya establecida por el arquitecto y se muestra en la figura 4.4. 

 

Figura 4.4 Planta de techos (configuración geométrica) 
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Los datos son los siguientes: 

Material de la cubierta: Lámina de aluminio y zinc con aislante de poliuretano (2” de espesor y 

10.74 kg/m2 de peso según anexo 2.1). 

Pendientes: 12% en los faldones norte – sur, 15% en los faldones este – oeste, 30% en la parte 

saliente. 

Aleros:  se  consideran  aleros  cubriendo  la  parte  destinada  para  la  terraza  con  una  longitud 

saliente de 3.00 metros. 

Vanos:  una  abertura  es  ubicada  según  la  planta  arquitectónica  para  lograr  una  mayor 

iluminación y ventilación natural;  los detalles de esta abertura  techada  son mostrados en  la 

figura 4.5. 

Figura 4.5a Elevación Sur del edificio 

 

Figura 4.5b Elevación Oriente del edificio. 

Figura 4.5. Detalles en elevación para la abertura en el sistema de techo.



170 
 

4.3.2. ETAPA DE CONCEPTUALIZACION ESTRUCTURAL DEL SISTEMA DE TECHO 

Esta  etapa  se  desarrolla  en  dos  partes:  la  estructuración  y  el  predimensionamiento  de  los 

elementos que componen el sistema de techo.  

4.3.2.1. Estructuración de elementos  

En base a  los conceptos descritos en el Capítulo  III se recomienda seguir  la siguiente serie de 

pasos para  lograr una estructuración adecuada de elementos estructurales de un sistema de 

techos a base de perfiles metálicos, para luego proceder con el predimensionamiento de éstos 

y posteriormente seguir con la fase de análisis o numérica. 

Los pasos para la estructuración de elementos se resumen a continuación: 

i. Identificación de los apoyos en planta y dirección de las vertientes de la cubierta. 

ii. Aplicación  de  criterios  para  la  disposición  de  elementos  estructurales  primarios  de 

techo. 

iii. Verificación de claros libres y selección tentativa de elementos primarios. 

iv. Ubicación y disposición de elementos estructurales secundarios de techo. 

v. Separación de elementos estructurales secundarios. 

vi. Selección de elementos estructurales secundarios. 

Para  el  ejemplo mostrado  se  detalla  en  los  siguientes  párrafos  los  criterios  para  lograr  una 

estructuración adecuada y un acertado predimensionamiento de elementos para continuar con 

la fase de análisis y diseño. 

i. Identificación de los apoyos en planta y dirección de las vertientes de la cubierta. 

Para  empezar  a  colocar  elementos  estructurales  de  techo  es  necesario  localizar  donde  se 

apoyarán, en éste ejemplo se  trata de columnas de concreto  reforzado designadas según  los 

ejes  mostrados  en  la  figura  4.6.  Las  vertientes  de  la  cubierta  son  necesarias  para  la 

incorporación  de  elementos  estructurales  en  las  aristas  formadas  en  configuraciones 

geométricas de sistemas de techo de tres o más aguas.  
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Figura 4.6. Localización de apoyos en planta y vertientes de la 
cubierta.

ii. Aplicación de criterios para la disposición de elementos estructurales primarios de techo. 

En éste paso se configura la ubicación de los elementos estructurales primarios. Dado que cada 

sistema de techo tiene diferentes características se debe subdividir  las diferentes condiciones 

de los elementos. Para éste ejemplo, las características identificables son elementos en: aristas, 

simplemente apoyados y voladizos. 

1) Se colocan elementos primarios en las aristas que forman las vertientes de la cubierta, con 

sus extremos simplemente apoyados en columnas (ver figura 4.7a). 

2) Luego  se  colocan  elementos  primarios  en  dirección  de  las  vertientes  apoyados  en  las 

columnas y los elementos diagonales en las aristas definidos en el paso anterior (ver figura 

4.7b). 
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                                Figura 4.7a                                                                   Figura 4.7b 

Figura 4.7. Ubicación de elementos primarios en aristas y simplemente apoyados.

3) Se  colocan elementos primarios en  las parte  saliente de  la  cubierta en  la dirección de  la 

pendiente (30%) apoyados sobre las columnas, debido a que estas estarán apoyadas sobre 

otros elementos secundarios (ver figura 4.8); además se ubican elementos en la intersección 

de las cubiertas, en éste caso es necesario incorporar un elemento más de apoyo (ver figura 

4.8). Por último se incorpora un elemento primario en la cumbrera para lograr mayor rigidez 

del conjunto. 

        

Figura 4.8. Ubicación de elementos primarios en la parte 
saliente de la cubierta.
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4) Se colocan elementos primarios en  la parte de  la terraza, estos elementos en voladizo son 

cortos y pueden ser independientes de los demás elementos que se ubican en el mismo eje 

(ver figura 4.9). 

 

Figura 4.9. Incorporación de elementos en voladizo. 

5) Por último se ubica un elemento primario entre las columnas cercanas al vano para brindar 

mayor rigidez en esa zona (ver figura 4.10). 

 

Figura 4.10. Ubicación de elementos primarios en 

perímetro del vano. 

iii. Verificación de claros libres y selección tentativa de elementos primarios. 
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En éste paso se establece el tipo de elemento a utilizar con base a los claros libres, para esto se 

toman  las  recomendaciones  de  la  tabla  3.3  y  3.4  del  capítulo  III,  la  cual  considera  como 

elementos primarios o vigas de techo: armaduras, vigas de alma abierta y vigas de alma llena. 

En éste ejemplo  se verifican  los  claros  libres para  los elementos en  las aristas,  simplemente 

apoyados y voladizos. 

Los elementos en la arista cubren un claro de 19.21 metros (ver figura 4.11). Según la tabla 3.3 

es recomendable que se utilice como elemento primario una armadura. Dada la configuración 

geométrica del techo se observa que la armadura debe brindar una caída (un agua), por lo que 

ésta resulta geométricamente asimétrica.  

  

Figura 4.11. Selección de elementos primarios en aristas. 

 Asimismo, debido a que las armaduras pueden tener arreglos diferentes de sus miembros y 

según  la tabla 3.4 es necesario seleccionar el tipo de armadura, para dicho claro se puede 

utilizar la armadura tipo Warren, Pratt o Howe, en éste caso se selecciona la armadura tipo 

Pratt,  (ver  figura 4.11), debido a que  la mayoría de  los miembros diagonales esta en bajo 

cargas de tensión, la cual es una condición favorable para miembros de acero estructural. 

 Para los elementos sobre el eje 4 y los ejes C y D (ver figura 4.12) se observa que el máximo 

claro es de 12.00 y 15.00 metros respectivamente, para  los cuales es posible utilizar vigas 

de alma abierta o armaduras. Para mantener la rigidez relativa entre elementos se decide 
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por utilizar vigas de alma abierta en dichos ejes y en los demás, ya que estos son de menor 

cuantía. 

 Los  elementos  en  voladizo  son  independientes  de  los  demás  para  evitar  elementos  en 

condiciones de apoyo continuo, en éste caso se utilizan vigas con alma abierta (ver figura 

4.12). 

   

 

Figura 4.12. Selección de elementos primarios en voladizos. 

 Para los elementos de la parte saliente del edificio se plantean vigas de alma abierta en el 

claro principal de 6.00 metros y  los elementos en diagonal donde  interceptan  los faldones 

con un claro de 8.08 metros (ver figura 4.13). 

                  

 

Figura 4.13. Selección de elementos primarios en parte saliente. 
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iv. Ubicación y disposición de elementos estructurales secundarios de techo. 

La disposición de  los elementos secundarios o  largueros en una estructura de techo debe ser 

perpendicular  a  la dirección de  la pendiente  (ver  figura 4.14);  en  éste  caso  la  configuración 

geométrica del  techo sugiere cuatro caídas de agua principales para el cual es recomendable 

que los largueros concurran en las diagonales en el mismo punto. 

 

Figura 4.14. Ubicación de elementos secundarios. 

Nótese que además se ubican  los elementos secundarios en  las partes salientes a partir de su 

intersección con los elementos diagonales. 

v. Separación de elementos secundarios. 

Con referencia al capítulo anterior la separación de los largueros debe mantenerse entre 0.60 y 

1.80 metros, en éste ejemplo se propone  la separación de  los  largueros en  la dirección de  los 

ejes  literales o ejes Norte –  Sur de 1.25 metros. En  vista de que existe una armadura en  la 

configuración de  la estructura, se debe  lograr que  los  largueros se apoyen en  los nudos de  la 

armadura. A partir de esta observación, se procede a establecer la geometría de la armadura: 

Primero se proyecta la separación preliminar en la dirección de la armadura en diagonal (Figura 

4.15 a). 

 Ángulo de la armadura diagonal con respecto al eje lateral:         
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∅ ൌ 	 tanିଵ ሺ12 15ሻ⁄ ൌ ૜ૡ. ૟૟º 

 Separación de largueros en dirección de la armadura:  

ܵ ൌ ݏݐ݉	1.25 cos 38.66º⁄ ൌ ૚. ૟૙	࢙࢕࢚࢘ࢋ࢓ 

En  base  a  esta  última  separación,  se  proyecta  la  configuración  geométrica  de  la  armadura, 

antes de esto es necesario establecer la altura de la armadura en función de la pendiente: 

 Claro de la armadura:      19.21 metros. 

 Pendiente dirección Norte – Sur:   12 % 

 Altura máxima de armadura:  ݏݐ݉	15 ൈ 0.12 ൌ 1.80	݉eݐroݏ. 

 

a) Proyección de la separación de largueros en la dirección de la armadura. 

 

b) Dimensiones principales de la armadura. 

 

c) Separación de los nudos de la armadura en base a la separación de 

largueros. 

Figura 4.15. Configuración geométrica de la armadura en base a la separación de 

largueros. 



178 
 

En  la dirección Oriente  – Poniente  se observa que  la  altura de 1.80 metros de  la  armadura 

coincide con la pendiente establecida de 15%: 

௢ି௣݁ݐ݊݁݅݀݊݁ܲ ൌ ൬
1.80
12

൰ ൈ 100 ൌ ૚૞% 

Con  lo  anterior  expuesto  se  establecen  las  separaciones  en  todas  las  caídas  de  agua  con 

diferente pendiente, según la figura 4.16. Todas estas separaciones se encuentran en el rango 

recomendado para elementos secundarios de estructuras de techo (0.60 ≤ s ≤ 1.80 metros). 

                   

Figura 4.16. Separación de elementos secundarios en 
las diferentes pendientes del techo. 

vi. Selección de elementos secundarios. 

La selección de estos elementos se basa en una relación claro y separación representada en la 

tabla 3.5 y 3.6 del capítulo  III para  la selección de perfiles  laminados en  frio conocidos como 

polines “C”. Una  recomendación de ese mismo capítulo es que  se utilicen polines espaciales 

como  largueros  para  claros mayores  a  6.00 metros.  En  éste  ejemplo  la  separación mínima 

considerada  es  exactamente  igual  6.00 metros,  (ver  figura  4.17)  de modo  que  se  prefiere 

utilizar polines espaciales como elementos secundarios en la estructura de techos considerada. 
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Figura 4.17. Selección de elementos secundarios. 

4.3.2.2. Predimensionamiento de elementos  

La  última  parte  de  la  fase  conceptual  es  el  predimensionamiento  de  los  elementos 

estructurales del sistema de techo; como se expresó anteriormente, gran parte de la etapa de 

cálculo y sus resultados dependen del correcto predimensionamiento de los elementos.  

Para optimizar el proceso se  identifican una tipología de armadura, tres tipologías de viga de 

alma abierta (ver figura 4.18a) y dos tipologías de polines espaciales (ver figura 4.18b). De esta 

manera  se  logra  una  simplificación  en  cuanto  al  establecimiento  de  las  dimensiones 

preliminares de los elementos que luego se revisarán en la fase numérica específicamente en la 

etapa de diseño. 
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Figura 4.18a. Tipologías establecidas para elementos estructurales 

primarios. 

 

Figura 4.18b. Tipologías establecidas para elementos estructurales 

secundarios. 

Figura 4.18. Tipologías establecidas para elementos estructurales 

de techos. 

A  partir  de  las  figuras  anteriores  se  desarrolla  el  predimensionamiento  de  cada  una  de  las 

tipologías  tanto  de  elementos  primarios  como  secundarios.  Es  evidente  que  la  selección  de 

cada grupo de elementos que forman una tipología depende de  los claros libres, disposición y 

cargas a soportar, aunque es aceptable establecer  las tipologías de  la manera mostrada como 

un paso preliminar antes del diseño definitivo de cada elemento.   
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a) Elementos primarios 

Armaduras tipo A‐1 

En  las armaduras es necesario  revisar  la  relación altura –  claro cuyo  rango  recomendable  se 

establece  en  el Capítulo  III de  1/10  a 1/5,  con  el  fin de  controlar  las deflexiones, para  éste 

ejemplo: 

 Claro libre = 19.21 metros 

 Altura = 1.80 metros 

 Relación altura – claro:   
௛

௅
ൌ

ଵ.଼଴

ଵଽ.ଶଵ
ൌ ૙. ૙ૢ 

 Relación limite:    
ଵ

ଵ଴
൑

௛

௅
൑

ଵ

ହ
							→ 		૙. ૚૙ ൑

ࢎ

ࡸ
൑ ૙. ૛૙ 

Justificación:  Se  considera  que  la  armadura  en  cuestión  posee  una  relación  altura  –  claro 

aceptable ya que es cercana al valor mínimo recomendable. 

Vigas de alma abierta tipo VM ‐1 

En éste tipo de viga de alma abierta se agrupan una variedad de elementos que componen  la 

estructura de techo y es considerada común en los claros relativamente pequeños. A partir de 

esto  se  desarrolla  el  predimensionamiento  de  éste  tipo  de  viga  considerando  el  claro más 

desfavorable en éste caso es 7.50 metros. 

La relación altura ‐ claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo las 

vigas VM‐1 deben tener una altura de: 

Altura de VM‐1:     
௛

௅
ൌ

ଵ

ଶସ
						→ 			݄ ൌ

଻ହ଴

ଶସ
ൌ ૜૚. ૛૞࢓ࢉ 

Por tanto se considera una altura preliminar de 30 cm para las vigas tipo VM‐1 (Ver figura 

4.19). 

Justificación:  en  este  caso  la  altura  de  31.25  cm  es  el mínimo  recomendable  y  para  efectos 

prácticos  se debe  seleccionar una dimensión  redondeada de 35  cm,  la  cual  se  considera que 

esta demasiado sobrada para el elemento en cuestión. Por tanto la altura a considerar es de 30 

cm y se deja para la etapa de revisión los cambios estructurales necesarios para solventar esta 

aproximación. 
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Vigas de alma abierta tipo VM ‐2 

Éste  tipo  de  viga  de  alma  abierta  se  ubica  en  la  parte  central  de  la  planta  de  techo  con  la 

pendiente de 12% con un claro relativamente grande y con cargas considerables provenientes 

de  los  largueros. A partir de esto  se desarrolla el predimensionamiento de éste  tipo de viga 

cuyo claro es de 15.00 metros. 

La relación altura  ‐ claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo 

las vigas VM‐2 deben tener una altura de: 

Altura de VM‐2:     
௛

௅
ൌ

ଵ

ଶସ
						→ 			݄ ൌ

ଵହ଴଴

ଶସ
ൌ ૟૛. ૞૙࢓ࢉ 

Por tanto se considera una altura preliminar de 60 cm para las vigas tipo VM‐2 (Ver figura 

4.19). 

Justificación:  en  este  caso  la  altura  de  62.50  cm  es  el mínimo  recomendable  y  para  efectos 

prácticos  se debe  seleccionar una dimensión  redondeada de 65  cm,  la  cual  se  considera que 

esta demasiado sobrada para el elemento en cuestión. Por tanto la altura a considerar es de 60 

cm y se deja para la etapa de revisión los cambios estructurales necesarios para solventar esta 

aproximación. 

Vigas de alma abierta tipo VM ‐3 

Éste  tipo  de  viga  de  alma  abierta  se  ubica  en  la  parte  central  de  la  planta  de  techo  con  la 

pendiente de 15% con un claro medianamente grande y con cargas considerables provenientes 

de  los  largueros. A partir de esto  se desarrolla el predimensionamiento de éste  tipo de viga 

cuyo claro es de 12.00 metros. 

La relación altura  ‐ claro recomendada para vigas de alma abierta es 1/24. Para éste ejemplo 

las vigas VM‐3 deben tener una altura de: 

Altura de VM‐3:     
௛

௅
ൌ

ଵ

ଶସ
						→ 			݄ ൌ

ଵଶ଴଴

ଶସ
ൌ ૞૙. ૙૙࢓ࢉ 

Por tanto se considera una altura preliminar de 50 cm para las vigas tipo VM‐3 (Ver figura 

4.19). 
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Figura 4.19 Detalle de peralte de vigas de alma abierta tipo. 

b) Elementos secundarios 

Largueros tipo P‐1 

Éste tipo de larguero se ubica en la dirección de la pendiente de 15% con un claro máximo de 

7.50 metros. Se diferencian de  los  largueros tipo P‐2 en  la separación entre ellos. Además se 

ubican en la parte saliente del voladizo de la terraza.  

La relación peralte ‐ claro recomendado para polines espaciales es 1/24. Para éste ejemplo los 

polines tipo P‐1 deben tener un peralte de: 

Peralte de P‐1:     
ௗ

௅
ൌ

ଵ

ଶସ
						→ 			݀ ൌ

଺଴଴

ଶସ
ൌ ૛૞࢓ࢉ 

Por tanto se considera un peralte preliminar de 25 cm para los largueros tipo P‐1 (Ver figura 

4.20). 

Largueros tipo P‐2 

Éste tipo de larguero se ubica en la dirección de la pendiente de 15% con un claro máximo de 

6.00 metros. Se diferencian de los largueros tipo P‐1 en la separación entre ellos.  

La relación peralte ‐ claro recomendado para polines espaciales es 1/24. Para éste ejemplo los 

polines tipo P‐2 deben tener un peralte de: 

Peralte de P‐2:     
ௗ

௅
ൌ

ଵ

ଶସ
						→ 			݀ ൌ

଻ହ଴

ଶସ
ൌ ૜૚. ૛૞࢓ࢉ 
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Por tanto se considera un peralte preliminar de 30 cm para los largueros tipo P‐2 (Ver figura 

4.20). 

Justificación: en este  caso el peralte de 31.25  cm es el mínimo  recomendable y para efectos 

prácticos  se debe  seleccionar una dimensión  redondeada de 35  cm,  la  cual  se  considera que 

esta demasiado sobrada para el elemento en cuestión. Por tanto el peralte a considerar es de 

30 cm y se deja para  la etapa de revisión  los cambios estructurales necesarios para solventar 

esta aproximación. 

 

Figura 4.20 Detalle de peralte de polines tipo. 

En resumen, las dimensiones preliminares para el diseño de los elementos estructurales 

primarios y secundarios son los siguientes: 

Designación  Tipo de elemento Peralte o altura preliminar (m)

VM‐1  PRIMARIO 0.30 

VM‐2  PRIMARIO 0.60 

VM‐3  PRIMARIO 0.50 

P‐1  SECUNDARIO 0.30 

P‐2  SECUNDARIO 0.25 

Con éste dimensionamiento preliminar  finaliza  la  fase conceptual del proceso del diseño y se 

puede continuar con la fase analítica o numérica. Es importante recordar que lo establecido en 

esta  fase  es  propenso  de  cambiar  según  se  obtengan  resultados  parciales  en  las  siguientes 

etapas,  sin embargo  lo  importante es que esos  cambios  se mínimos  y que  se  agilice  lo más 

posible el proceso del diseño.  
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4.4. FASE ANALITICA O NUMERICA DEL PROCESO DEL DISEÑO APLICADO A ESTRUCTURAS 

DE TECHO. 

Esta  fase comprende  las etapas de cálculo del proyecto estructural, en el cual a partir de  las 

cargas  evaluadas  en  cada  uno  de  los  elementos  que  componen  el  techo  se  definirán  sus 

dimensiones verdaderas, las cuales serán capaces de soportar las acciones externas de diseño. 

4.4.1. ETAPA DE ANALISIS EN EL PROCESO DE DISEÑO ESTRUCTURAL 

En  esta  etapa  se  realiza  el  análisis  de  las  cargas  externas  que  se  derivan  de  acciones  por 

gravedad y las acciones que generan los eventos accidentales que pueden llegar a la estructura, 

y en particular a cada uno de los elementos que componen la estructura, además de las cargas 

internas que son  las que generaran  los parámetros para  la definición de  la configuración final 

de cada elemento de la estructura. 

4.4.1.1. Evaluación de cargas externas 

Al iniciar el proceso de evaluación de las cargas externas, es importante mencionar que se debe 

realizar desde los elementos que tienen menor capacidad de carga, y estos transmiten la carga 

a los elementos sobre los que se encuentran apoyados, los cuales tienen mayor capacidad para 

resistir  las cargas que provienen de  los elementos que se apoyan en ellos. A continuación se 

detalla el análisis para cada uno de estos elementos, iniciando por los largueros que son los que 

reciben las cargas provenientes directamente de la cubierta de techo. 

El  análisis  de  estas  cargas  se  realiza  en  base  a  la  pendiente  de  la  cubierta,  pues  en  primer 

momento es la que determina la carga distribuida sobre cada uno de ellos. Con respecto a las 

tipologías de polines que se definieron anteriormente, se realiza posteriormente la evaluación 

de  los elementos con cargas más desfavorables, por  lo  tanto el análisis acá expuesto es para 

determinar  todas  las  cargas  que  llegan  a  los  diferentes  elementos,  conocido  comúnmente 

como bajado de cargas. 
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a) Cargas externas en largueros 

Para la determinación de las cargas que recibe cada elemento que funciona como larguero, que 

sirve  como  elemento  secundario  de  la  estructura  de  techo  en  éste  ejemplo,  se  calcula  los 

efectos  de  las  cargas  debidas  a  la  cubierta,  instalaciones  de  cielo  falso,  eléctricas  y  el  peso 

propio del elemento. 

La carga muerta se considera uniformemente distribuida para todos los largueros existentes en 

la estructura, debido  a que  la  variación de  la  carga existente  representa una  condición más 

favorable.  Se  realiza  un  análisis  para  dos  elementos,  debido  a  que  la  separación  de  los 

largueros no es igual en las dos direcciones principales hacia donde escurre el agua. 

 

Figura 4.21 Separación de planta de los largueros en ambas direcciones. 
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a.1) Largueros Tipo P‐1 (en pendiente de 12% de inclinación). 

 

Figura 4.22 Ubicación de largueros tipo P‐1. 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

Los materiales a utilizar en el  sistema de  techo:  cubierta  tipo  lámina de aluminio y  zinc  con 

aislante de poliuretano de 2´´ de espesor y larguero tipo polín espacial, del Anexo 2 se obtienen 

los pesos de estos componentes para la determinación de la carga muerta en un los largueros. 

Para los largueros ubicados en los ejes verticales, que tiene una pendiente de 12% tienen una 

separación de 1.25 m en planta, a continuación se detalla el procedimiento de cálculo para las 

cargas distribuidas en dichos elementos: 

Para 12% de pendiente ߠ ൌ tanିଵሺ12 100⁄ ሻ → ߠ ൌ 6.84° 

Separación en planta de los polines: 1.25 m 

Separación de los polines = 1.25	݉ cosሺ6.84°ሻ ൌ 1.26	݉⁄  (ancho tributario para cada larguero) 
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Cubierta  = 10.74 kg/m² (Lámina de aluminio y zinc con aislante 

de poliuretano de 2´´ de espesor) 

Cielo falso e Instalaciones eléctricas  = 25.00 kg/m²  

Peso por unidad de área  = 35.74 kg/m² 

La carga lineal distribuida en cada  larguero se determina del producto del peso por unidad de 

área y  la separación de  los polines, además se considera el 10% adicional de esta carga para 

considerar el peso propio del larguero. 

ܦ ൌ ሺ35.74	kg/m² ൈ 1.26	m	ሻ ൈ 1.10 

ࡰ ൌ ૝ૢ. ૞૝	࢓/ࢍࡷ 

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr) 

Para  el  cálculo  de  las  cargas  vivas  de  techo  distribuidas  en  los  largueros  de  la  estructura, 

utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el 

cual la carga mínima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es 

de: 

௠ݍ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄  

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a: 

ݎܮ ൌ ௠ݍ ∗  ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ

ݎܮ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄ ∗ 1.26	݉ 

࢘ࡸ ൌ ૛૞. ૛૙	ࢍࡷ ⁄࢓  

En la figura 4.22 se muestra un esquema de cómo los largueros soportan la carga generada por 

la  cubierta  y por  el peso propio  en base  a  los  criterios de  cálculo definidos por  el AISC,  las 

reacciones  en  los  largueros  son  verticales,  a  diferencia  de  las  cargas  de  viento  que  son 

perpendiculares al eje de  los  largueros,  lo cual se observará más adelante en el análisis de  las 

cargas accidentales de viento que se generan en la estructura de techo 
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Figura 4.23a. Larguero soportando cargas gravitacionales de servicio. 

 

 

Figura 4.23b. Larguero soportando cargas gravitacionales de servicio y accidentales de viento. 

Cargas accidentales: Carga de viento (W): 

Además de las cargas por gravedad, los largueros reciben las cargas provenientes de la presión 

o succión generada por el viento, que luego es trasladada hacia la armadura de la estructura de 

techo; esta carga como se mencionó en el capítulo anterior es perpendicular al eje fuerte del 

larguero. 

El área tributaria para las cargas de viento es la misma que para las cargas gravitacionales, por 

lo tanto es igual el ancho tributario que se utilizó para evaluar las cargas gravitacionales. 
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Del capítulo anterior,  la ecuación 3.6 nos  indica cuan es  la presión de viento que utilizaremos 

para evaluar la carga en los largueros de la siguiente manera: 

ܲ ൌ ܭ௭ܥ௣ܥ ଴ܲ 

Los factores ܥ௣, ܥ௭ y ܭ se determinan en base a las características particulares de la edificación. 

 El factor ܥ௣, según la tabla 3.9 para el lado de sotavento ܥ௣ ൌ 	െ	0.7 y para el lado de 

barlovento  para  superficies  con  inclinación menor  de  30  grados  ௣ܥ ൌ 	െ0.7,  de  tal 

manera que para el factor ܥ௣ el valor a utilizar es de െ0.7. 

 El factor ܥ௭ es determinado en base a la altura de la edificación: 

La estructura en análisis se encuentra clasificada en la Zona B20, a = 4.5; y la altura de la 

edificación es ܼ ൌ 12.80	݉ 

Según la ecuación 3.7a: 

௭ܥ ൌ ቀ ୸
ଵ଴
ቁ
ଶ ୟൗ

  

Sustituyendo en la ecuación anterior los valores de z (altura) y a: 

௭ܥ ൌ ቀଵଶ.଼଴
ଵ଴

ቁ
ଶ
଴.ସହൗ

ൌ ૚. ૚૛  

 El factor K se determina en base a la ubicación particular de la edificación con respecto 

a su entorno que definen  las zonas de exposición de  la estructura, estas zonas están 

definidas  en  la  “Norma  Tecnica  de  Diseño  por  Viento”  del  “Reglamento  para  la 

Seguridad de Estructural de  las Construcciones en El Salvador”, en particular para  la 

estructura  en  cuestion,  está  rodeada por  estructuras    similares  en  altura  se  clasifica 

dentro de la zona B21, para el cual, según la tabla 3.8 el valor de el factor K es igual a 1.0 

ܭ) ൌ 1.0). 

Con los factores de corrección para la ecuación 3.6 y considerando una  ଴ܲ ൌ 30	 ݃ܭ ݉ଶ⁄  según 

la “Norma Tecnica de Diseño por Viento” del “Reglamento para la Seguridad de Estructural de 

las Construcciones en El Salvador”, se obtiene la carga de viento generada en la estructura: 

ܲ ൌ ܭ௭ܥ௣ܥ ଴ܲ ൌ ሺെ0.7ሻሺ1.12ሻሺ1.0ሻሺ30	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ሻ 

                                                 
20 Ver  Norma Técnica de Diseño por Viento sección 4.2. 
2 Norma Técnica de Diseño por Viento sección 4.2. 
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ܲ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄  

Lo cual indica una presión de succión perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje 

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es: 

ܹ ൌ ܲ ∗ ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ∗ 1.26	݉ 

ࢃ ൌ െ૛ૢ. ૟૝	ࢍࡷ ⁄࢓  

a.2) Largueros Tipo P‐2 (en pendiente de 15% de inclinación). 

 

Figura 4.24. Ubicación de larguero tipo P‐2 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

Para  los  largueros ubicados en  los ejes horizontales, que  tiene una pendiente de 15%  tienen 

una separación de 1.00 m en planta, a continuación se detalla el procedimiento de cálculo para 

las cargas distribuidas en dichos elementos: 

Para 15% de pendiente ߠ ൌ tanିଵሺ15 100⁄ ሻ → ߠ ൌ 8.53° 

Separación en planta de los polines: 1.00 m 

Separación de los polines = 1.00	݉ cosሺ6.84°ሻ ൌ 1.01	݉⁄  (ancho tributario para cada larguero) 



192 
 

Cubierta  = 10.74 kg/m² (Lámina de aluminio y zinc con aislante 

de poliuretano de 2´´ de espesor) 

Cielo falso e Instalaciones Eléctricas  = 25.00 kg/m²  

Peso por unidad de área  = 35.74 kg/m² 

La carga lineal distribuida en cada  larguero se determina del producto del peso por unidad de 

área y  la separación de  los polines, además se considera el 10% adicional de esta carga para 

considerar el pero propio del larguero. 

ܦ ൌ ሺ35.74	kg/m² ൈ 1.01	m	ሻ ൈ 1.10 

ࡰ ൌ ૜ૢ. ૠ૚	࢓/ࢍࡷ 

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr) 

Para  el  cálculo  de  las  cargas  vivas  de  techo  distribuidas  en  los  largueros  de  la  estructura, 

utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el 

cual la carga mínima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es 

de: 

௠ݍ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄  

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a: 

ݎܮ ൌ ௠ݍ ∗  ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ

ݎܮ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄ ∗ 1.01	݉ 

࢘ࡸ ൌ ૛૙. ૛૙	ࢍࡷ ⁄࢓  

Cargas accidentales: Carga de viento (W): 

Los factores de corrección para la ecuacción 3.6 no varian si la pendiente del techo no excede 

los 30° de  inclinación, como es el caso de  la pendiente de 15% en  la cubierta del  techo. Eso 

implica que la presión de viento para esta pendiente se mantiene: 
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ܲ ൌ ܭ௭ܥ௣ܥ ଴ܲ ൌ ሺെ0.7ሻሺ1.12ሻሺ1.0ሻሺ30	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ሻ 

ܲ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄  

Lo cual indica una presión de succión perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje 

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es: 

ܹ ൌ ܲ ∗ ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ∗ 1.01	݉ 

ࢃ ൌ െ૛૞. ૞ૠ	ࢍࡷ ⁄࢓  

a.3) Largueros Tipo P‐3 (en pendiente de 30% de inclinación). 

 

Figura 4.25. Ubicación de larguero tipo P‐3 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

Para los polines ubicados en los ejes horizontales, que tiene una pendiente de 30% tienen una 

separación de 1.00 m en planta, a continuación se detalla el procedimiento de cálculo para las 

cargas distribuidas en dichos elementos: 

Para 15% de pendiente ߠ ൌ tanିଵሺ30 100⁄ ሻ → ߠ ൌ 16.70° 

Separación en planta de los polines: 1.00 m 

Separación de los polines = 1.00	݉ cosሺ16.70°ሻ ൌ 1.04	݉⁄  (ancho tributario para cada 

larguero) 
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Cubierta  = 10.74 kg/m² (Lámina de aluminio y zinc con aislante 

de poliuretano de 2´´ de espesor) 

Cielo falso e Instalaciones Eléctricas  = 25.00 kg/m²  

Peso por unidad de área  = 35.74 kg/m² 

La carga lineal distribuida en cada  larguero se determina del producto del peso por unidad de 

área y  la separación de  los polines, además se considera el 10% adicional de esta carga para 

considerar el pero propio del larguero. 

ܦ ൌ ሺ35.74	kg/m² ൈ 1.04	m	ሻ ൈ 1.10 

ܦ ൌ  ݉/݃ܭ	40.89

Cargas gravitacionales: Carga viva (Lr) 

Para  el  cálculo  de  las  cargas  vivas  de  techo  distribuidas  en  los  largueros  de  la  estructura, 

utilizamos el Reglamento de Seguridad Estructural de las Construcciones (Ver tabla 3.7), en el 

cual la carga mínima que debe soportar una estructura de techo con pendiente mayor a 5% es 

de: 

௠ݍ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄  

La carga viva distribuida sobre el larguero es igual a: 

ݎܮ ൌ ௠ݍ ∗  ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ

ݎܮ ൌ ݃ܭ20 ݉ଶ⁄ ∗ 1.04	݉ 

࢘ࡸ ൌ ૛૙. ૡ૙	ࢍࡷ ⁄࢓  

Cargas accidentales: Carga de viento (W): 

Los factores de corrección para  la ecuación 3.6 no varian si  la pendiente del techo no excede 

los 30° de  inclinación, como es el caso de  la pendiente de 30% en  la cubierta del  techo. Eso 

implica que la presión de viento para esta pendiente se mantiene: 
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ܲ ൌ ܭ௭ܥ௣ܥ ଴ܲ ൌ ሺെ0.7ሻሺ1.12ሻሺ1.0ሻሺ30	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ሻ 

ܲ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄  

Lo cual indica una presión de succión perpendicular a la vertiente del techo (y a su vez en el eje 

fuerte de los largueros), la carga distribuida sobre el larguero es: 

ܹ ൌ ܲ ∗ ݋݅ݎܽݐݑܾ݅ݎݐ	݋݄ܿ݊ܣ ൌ െ23.52	 ݃ܭ ݉ଶ⁄ ∗ 1.04	݉ 

ࢃ ൌ െ૛૟. ૜૜	ࢍࡷ ⁄࢓  

Lo anterior calculado es posible resumirlo en la siguiente tabla (Tabla 4.1) para poder entender 

de una forma más sencilla los datos obtenidos: 

CARGAS DISTRIBUIDAS EN LARGEROS (kg/m)

LARGUERO  MUERTA (D) VIVA DE TECHO (ݎܮ) VIENTO (W)

P ‐ 1 (12 %)  49.54 25.20 ‐29.64

P – 2 (15%)  39.71 20.20 ‐25.57

P – 3 (30 %)  40.89 20.80 ‐26.33

Tabla 4.1 Resumen de las cargas distribuidas en los elementos secundarios. 

Luego de obtener  las cargas externas en  los  largueros, que son  los elementos que  reciben  la 

carga proveniente de la cubierta de techo, se calculan las cargas sobre las vigas de techo, que 

son los elementos primarios de la estructura. 

b) Cargas externas en vigas de techo 

Según el esquema de la configuración de techos, existen tres tipos de vigas de alma abierta, los 

cuales serán analizados para determinar las cargas existentes en cada una de ellas, viva, muerta 

y accidentales, esta última además de  incluir  la  carga debido a  la  influencia del viento debe 

incluir  la  carga debida  a  los  efectos  sísmicos que  le produce  la masa que  soporta  y  el peso 

propio del mismo elemento. 

b.1) Viga Tipo VM‐1 (en eje 5 tramos A ‐ B) 

En primer  lugar se analizará  la viga ubicada en el eje 5, tramo A ‐ B; que son  iguales a  las 

ubicadas en los ejes 3 y 5 tramo E ‐ F. 
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Figura 4.26 Ubicación de la viga de alma abierta en eje 5 tramo A ‐ B. 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura 4.27 Condición de carga para la viga ubicada en eje 5 tramo A ‐ B. 

En la figura 4.27 se observa las cargas que llegan a la viga de alma abierta que provienen de los 

polines, para determinar  la magnitud de  las  cargas,  se distribuirán  las  cargas en  los polines, 

hacia  la  viga  de  alma  abierta,  en  función  proporcional  de  la  distancia  entre  elementos 

secundarios. 
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Figura 4.28 Esquema de longitudes proporcionales de carga para la carga D2. 

Para calcular las diferentes cargas en cada nudo donde se apoyan los polines, se muestra como 

ejemplo en la figura 4.28, en donde la carga Dଶ es debida a los polines de longitud de 7.50 mts. 

y  de  6.24  mts.  Cuya  carga  distribuida  se  calculo  anteriormente,  para  inclinación  de  15%                           

஽ݍ) ൌ 39.71	 ݃ܭ ݉⁄ ሻ 

 Para Dଵ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 7.50	mts., además se multiplica por 1.10 para considerar 

el peso propio de la armadura, en todas las cargas. 

Dଵ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 

Dଵ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	327.61

 Para Dଶ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 6.24	mts., (ver figura 4.24) 

Dଶ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 
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Dଶ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫6.24 2ൗ ൈ 39.71൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	300.09

 Para Dଷ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 4.97	mts. 

Dଷ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 

Dଷ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫4.97 2ൗ ൈ 39.71൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	272.35

 Para Dସ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 3.73	mts. 

Dସ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 

Dସ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫3.73 2ൗ ൈ 39.71൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	245.27

 Para Dହ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 2.49	mts. 

Dହ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ൫l 2ൗ ൈ ஽൯ቃݍ ൈ 1.10 

Dହ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫2.49 2ൗ ൈ 39.71൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	218.19

 Para D଺, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 1.25	mts. 

D଺ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 

D଺ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ቀ1.25 2ൗ ൈ 39.71ቁቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	191.10

 Para D଻, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 0.00	mts. 

D଻ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ቁቃݍ ൈ 1.10 

D଻ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫0.00 2ൗ ൈ 39.71൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	163.80

 Reacciones en los apoyos (ܴ஺஽	ݕ	ܴ஻஽) 

෍ ௬݂ ൌ 0 

෍ ௬݂ ൌܴ஺஽ െ ଵܦ െ ଶܦ െ ଷܦ െ ସܦ െ ହܦ െ ଺ܦ െ ଻ܦ ൅ ܴ஻஽ ൌ 0 
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ܴ஺஽ ൌ ଵܦ ൅ ଶܦ ൅ ଷܦ ൅ ସܦ ൅ ହܦ ൅ ଺ܦ ൅ ଻ܦ െ ܴ஻஽ 

෍ܯ஺ ൌ 0 

Todas las fuerzas son equidistantes e iguales a 1.00 mts. 

෍ܯ஺ ൌܦଶሺ1.00ሻ ൅ ଷሺ2.00ሻܦ ൅ ସሺ3.00ሻܦ ൅ ହሺ4.00ሻܦ ൅ ଺ሺ5.00ሻܦ ൅ ଻ሺ6.00ሻܦ െ ܴ஻஽ሺ6.00ሻ

ൌ 0 

ܴ஻஽ ൌ
ଶሺ1.00ሻܦ ൅ ଷሺ2.00ሻܦ ൅ ସሺ3.00ሻܦ ൅ ହሺ4.00ሻܦ ൅ ଺ሺ5.00ሻܦ ൅ ଻ሺ6.00ሻܦ

6.00
 

ܴ஻஽

ൌ
300.09ሺ1.00ሻ ൅ 272.35ሺ2.00ሻ ൅ 245.27ሺ3.00ሻ ൅ 218.19ሺ4.00ሻ ൅ 191.10ሺ5.00ሻ ൅ 163.80ሺ6.00ሻ

6.00
 

ܴ஻஽ ൌ  ݃ܭ	731.94

ܴ஺஽ ൌ 327.61 ൅ 300.09 ൅ 272.35 ൅ 245.27 ൅ 218.19 ൅ 191.10 ൅ 163.80 െ 731.94 

ܴ஺஽ ൌ  ݃ܭ	986.47

A  continuación  se  muestra  en  la  figura  4.x  una  tabla  de  cálculo  de  todos  los  procesos 

mencionados  anteriormente,  para  determinar  las  cargas  que  llegan  al  elemento  y  las 

reacciones que se transmiten a los apoyos. 

 

Tabla 4.2 Resumen de las cargas muertas en los nudos de la viga en el eje 5 y en los apoyos. 

 

Viga en eje 5 Carga muerta

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Qi + PP Ma RB RA

D1 39.71 7.50 7.50 0.00 297.83 327.61 0

D2 39.71 7.50 6.24 1.00 272.81 300.09 300.09

D3 39.71 7.50 4.97 2.00 247.59 272.35 544.7

D4 39.71 7.50 3.73 3.00 222.97 245.27 735.81

D5 39.71 7.50 2.49 4.00 198.35 218.19 872.76

D6 39.71 7.50 1.25 5.00 173.73 191.1 955.5

D7 39.71 7.50 0.00 6.00 148.91 163.8 982.8

RB 6.00

Σ 4391.66 731.94 986.47
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

De  igual manera para  las cargas vivas que soporta  la viga de alma abierta, se debe hacer un 

análisis similar para determinar las reacciones en la misma. 

 

Figura 4.29 Condición de carga (carga viva, L) para la viga ubicada en eje 5 tramo A ‐ B. 

De  la misma manera que en  las  cargas muertas  y  tal  como  se observa en  la  figura 4.29,  se 

distribuirán las cargas en los polines, hacia la viga de alma abierta, en función proporcional de 

la distancia entre elementos secundarios. 

Se muestra como ejemplo el mismo nudo que en el ejemplo anterior de las cargas muertas de 

la figura 4.24, en donde la carga Lଶ es debida a los polines de longitud de 7.50 mts. y de 6.24 

mts.  cuya  carga  distribuida  se  calculo  anteriormente,  para  inclinación  de  15%  ௟ݍ) ൌ

20.20	 ݃ܭ ݉⁄ ሻ 

 Para Lଵ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 7.50	mts. 

Lଵ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

Lଵ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൌ  ݃ܭ	151.50

 Para Lଶ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 6.24	mts., (ver figura 4.24) 

Lଶ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ
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Lଶ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ൫6.24 2ൗ ൈ 20.20൯ ൌ  ݃ܭ	138.77

 Para Lଷ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 4.97	mts. 

Lଷ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

Lଷ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ൫4.97 2ൗ ൈ 20.20൯ ൌ  ݃ܭ	125.95

 Para Lସ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 3.73	mts. 

Lସ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

Lସ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ൫3.73 2ൗ ൈ 20.20൯ ൌ  ݃ܭ	113.42

 Para Lହ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 2.49	mts. 

Lହ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

Lହ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ൫2.49 2ൗ ൈ 20.20൯ ൌ  ݃ܭ	100.90

 Para L଺, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 1.25	mts. 

L଺ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

L଺ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ቀ1.25 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൌ  ݃ܭ	88.38

 Para L଻, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 0.00	mts. 

L଻ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௟ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௟ቁݍ

L଻ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ 20.20ቁ ൅ ൫0.00 2ൗ ൈ 20.20൯ ൌ  ݃ܭ	75.75

 Reacciones en los apoyos (ܴ஺௟	ݕ	ܴ஻௟) 

෍ ௬݂ ൌ 0 

෍ ௬݂ ൌܴ஺௟ െ ଵܮ െ ଶܮ െ ଷܮ െ ସܮ െ ହܮ െ ଺ܮ െ ଻ܮ ൅ ܴ஻௟ ൌ 0 
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ܴ஺௟ ൌ ଵܮ ൅ ଶܮ ൅ ଷܮ ൅ ସܮ ൅ ହܮ ൅ ଺ܮ ൅ ଻ܮ െ ܴ஻௟  

෍ܯ஺ ൌ 0 

Todas las fuerzas son equidistantes e iguales a 1.00 mts. 

෍ܯ஺ ൌܮଶሺ1.00ሻ ൅ ଷሺ2.00ሻܮ ൅ ସሺ3.00ሻܮ ൅ ହሺ4.00ሻܮ ൅ ଺ሺ5.00ሻܮ ൅ ଻ሺ6.00ሻܮ െ ܴ஻௟ሺ6.00ሻ

ൌ 0 

ܴ஻௟ ൌ
ଶሺ1.00ሻܮ ൅ ଷሺ2.00ሻܮ ൅ ସሺ3.00ሻܮ ൅ ହሺ4.00ሻܮ ൅ ଺ሺ5.00ሻܮ ൅ ଻ሺ6.00ሻܮ

6.00
 

ܴ஻௟

ൌ
138.77ሺ1.00ሻ ൅ 125.95ሺ2.00ሻ ൅ 113.42ሺ3.00ሻ ൅ 100.90ሺ4.00ሻ ൅ 88.38ሺ5.00ሻ ൅ 75.75ሺ6.00ሻ

6.00
 

ܴ஻௟ ൌ  ݃ܭ	338.49	

ܴ஺௟ ൌ 151.50 ൅ 138.77 ൅ 125.95 ൅ 113.42 ൅ 100.90 ൅ 88.38 ൅ 75.75 െ 338.49 

ܴ஺௟ ൌ  ݃ܭ	456.18

En  la  tabla 4.3  también  se pueden observar  todas  las cargas que  llegan a  la viga en el eje 5 

debido a los efectos de carga viva, y las reacciones en los apoyos que estas generan. 

Tabla 4.3 Hoja de cálculo auxiliar para determinar las cargas vivas en el elemento. 

   

Viga en eje 5 Carga viva

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Ma RB RA

L1 20.20 7.50 7.50 0.00 151.50 0

L2 20.20 7.50 6.24 1.00 138.77 138.77

L3 20.20 7.50 4.97 2.00 125.95 251.9

L4 20.20 7.50 3.73 3.00 113.42 340.26

L5 20.20 7.50 2.49 4.00 100.90 403.6

L6 20.20 7.50 1.25 5.00 88.38 441.9

L7 20.20 7.50 0.00 6.00 75.75 454.5

RB 6.00

Σ 2030.93 338.49 456.18
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Cargas accidentales: Carga de viento (W) 

El análisis de las cargas externas accidentales (cargas de viento) que son transmitidas a las vigas 

de alma abierta, deben de ser analizadas, en el plano de aplicación de las cargas, debido a que 

estas son perpendiculares a las vigas, se muestra a continuación la condición de carga en la cual 

se encuentran dichos elementos para las cargas de viento: 

 

Figura 4.30 Viga cargada por las cargas de viento. 

Para  el  cálculo  de  las  reacciones  en  los  apoyos  de  la  viga  de  alma  abierta  (Figura  4.30),  se 

considera  en  la  dirección  perpendicular  a  la  dirección  de  aplicación  de  las  cargas,  es  decir 

paralelo a las cuerdas de la viga, de tal forma que las reacciones (resultante de las reacciones), 

al  igual que en  los anteriores  casos  tenga  la misma dirección de  las  cargas, pero en  sentido 

contrario.  Debido  a  que  la  pendiente  es  pequeña,  la  separación  entre  las  cargas  se  puede 

considerar como la separación θ en planta. 

La carga distribuida en  los elementos  secundarios generados por  los efectos del viento, para 

una pendiente de 15% es de ݍ௪ ൌ െ25.57	݃ܭ, lo cual  implica, por convención de signos, que 

las cargas son contrarias a la dirección que se colocó en la figura 4.24. 

 Para Wଵ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 7.50	mts. 

Wଵ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

Wଵ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ191.78	݃ܭ 
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 Para Wଶ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 6.24	mts., (ver figura 4.24) 

Wଶ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

Wଶ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ6.24 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ175.67	݃ܭ 

 Para Wଷ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 4.97	mts. 

Wଷ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

Wଷ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ4.97 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ159.43	݃ܭ 

 Para Wସ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 3.73	mts. 

Wସ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

Wସ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ3.73 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ143.58	݃ܭ 

 Para Wହ, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 2.49	mts. 

Wହ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

Wହ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ2.49 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ127.72	݃ܭ 

 Para W଺, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 1.25	mts. 

W଺ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

W଺ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ1.25 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ111.87	݃ܭ 

 Para W଻, lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 0.00	mts. 

W଻ ൌ ቀlଵ 2ൗ ൈ ௪ቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ  ௪ቁݍ

W଻ ൌ ቀ7.5 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൅ ቀ0.00 2ൗ ൈ ሺെ25.57ሻቁ ൌ െ95.89	݃ܭ 

El signo negativo como se mencionó antes para la carga distribuida, tiene la misma implicación 

que  la  carga  puntual  que  llega  a  la  viga  de  alma  abierta,  en  donde  la  carga  es  contraria  al 
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sentido en que se asumió la carga, de tal manera que se puede interpretar como una carga de 

viento de succión. 

 Reacciones en los apoyos (ܴ஺௪	ݕ	ܴ஻௪) 

෍ ௬݂ ൌ 0 

෍ ௬݂ ൌܴ஺௪ െ ଵܹ െ ଶܹ െ ଷܹ െ ସܹ െ ହܹ െ ଺ܹ െ ଻ܹ ൅ ܴ஻௪ ൌ 0 

ܴ஺௪௬ ൌ ଵܹ ൅ ଶܹ ൅ ଷܹ ൅ ସܹ ൅ ହܹ ൅ ଺ܹ ൅ ଻ܹ െ ܴ஻௪ 

෍ܯ஺ ൌ 0 

Todas  las fuerzas se consideraran equidistantes y  la distancia entre ellas  igual a 1.01 mts, por 

estar en un plano inclinado. 

෍ܯ஺ ൌ ଶܹሺ1.01ሻ ൅ ଷܹሺ2.02ሻ ൅ ସܹሺ3.03ሻ ൅ ହܹሺ4.04ሻ ൅ ଺ܹሺ5.05ሻ ൅ ଻ܹሺ6.06ሻ

െ ܴ஻௪ሺ6.00ሻ ൌ 0 

ܴ஻௪ ൌ ଶܹሺ1.01ሻ ൅ ଷܹሺ2.02ሻ ൅ ସܹሺ3.03ሻ ൅ ହܹሺ4.04ሻ ൅ ଺ܹሺ5.05ሻ ൅ ଻ܹሺ6.06ሻ

6.00
 

ܴ஻௪

ൌ
൫െ175.67ሺ1.01ሻ൯ ൅ ൫െ153.43ሺ2.02ሻ൯ ൅ ൫െ143.58ሺ3.03ሻ൯ ൅ ൫െ127.72ሺ4.04ሻ൯ ൅ ൫െ111.87ሺ5.05ሻ൯ ൅ ൫െ95.89ሺ6.06ሻ൯

6.00
 

ܴ஻௪ ൌ 	െ432.76	݃ܭ 

En éste momento también vemos que la carga que llega a los apoyos es contraria a la dirección 

asumida en un principio. 

ܴ஺௪௬ ൌ ሺെ191.78ሻ ൅ ሺെ175.67ሻ ൅ ሺെ153.43ሻ ൅ ሺെ143.58ሻ ൅ ሺെ127.72ሻ ൅ ሺെ111.87ሻ

൅ ሺെ95.89ሻ—ሺെ432.76ሻ 

ܴ஺௪௬ ൌ െ573.18	݃ܭ 
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Si  deseamos  obtener  la  resultante  de  la  reacción  en  el  nudo  B,  podemos  obtenerlo  de  la 

relación geométrica que estas tienen entre sí, tal como se muestra a continuación en la figura 

4.31. 

 

Figura 4.31 Detalle de componentes de la carga de viento en las vigas de alma abierta. 

El ángulo θ que forma  las cargas con  la vertical, depende del ángulo de  inclinación de  la viga 

con  respecto a  la horizontal, para una pendiente de 15% anteriormente  se definió el ángulo 

ߠ ൌ 8.53°. 

෍ ௫݂ ൌ 0 

෍ ௫݂ ൌܴ஺௪௫ െ ଵܹ sin ߠ െ ଶܹ sin ߠ െ ଷܹ sin ߠ െ ସܹ sin ߠ െ ହܹ sin ߠ െ ଺ܹ sin ߠ െ ଻ܹ sin ߠ

ൌ 0 

ܴ஺௪௫ ൌ ଵܹ sin ߠ ൅ ଶܹ sin ߠ ൅ ଷܹ sin ߠ ൅ ସܹ sin ߠ ൅ ହܹ sin ߠ ൅ ଺ܹ sin ߠ ൅ ଻ܹ sin  ߠ

ܴ஺௪௫ ൌ ሺ ଵܹ ൅ ଶܹ ൅ ଷܹ ൅ ସܹ ൅ ହܹ ൅ ଺ܹ ൅ ଻ܹሻ sin  ߠ

ܴ஺௪௫ ൌ ሾሺെ191.78ሻ ൅ ሺെ175.67ሻ ൅ ሺെ153.43ሻ ൅ ሺെ143.58ሻ ൅ ሺെ127.72ሻ ൅ ሺെ111.87ሻ

൅ ሺെ95.89ሻሿ sinሺ8.53°ሻ	

ܴ஺௪௫ ൌ െ149.21	݃ܭ 

Las cargas generadas debido a  los efectos de viento, es posible  tabularlas  también, como  se 

muestra en  la  tabla 4.4  tomando en cuenta  también el efecto de  la pendiente de  la cubierta 
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para determinar las cargas en los puntos donde se apoyan los elementos secundarios como las 

reacciones en los apoyos de las vigas. 

 

Tabla 4.4 Hoja de cálculo auxiliar para determinar las cargas en el elemento. 

La reacción en el apoyo se determina a partir de las componentes vectoriales de la misma: 

ܴ஺௪ ൌ ටܴ஺௪௫
ଶ ൅ ܴ஺௪௬

ଶ 

ܴ஺௪ ൌ ඥሺെ573.18ሻଶ ൅ ሺെ149.21ሻଶ 

	ܴ஺௪ ൌ  ݃ܭ	592.28

Cargas accidentales: Carga sísmica (E) 

Según  lo  indicado  en  el  Capítulo  III,  el  diseño  por  cargas  sísmicas  en  los  elementos  que 

componen  los  diafragmas  de  techo  se  desarrolla  según  la  siguiente  ecuación  tomada  de  la 

“Norma Técnica para Diseño por Sismo”: 

௣௫ܨ ൌ
௧ܨ ൅ ∑ ௜ܨ

௡
௜ୀଵ

∑ ௜ܹ
௡
௜ୀଵ

௣ܹ௫  

Y también: 

ܫܣ0.35 ௣ܹ௫ ൏ ௣௫ܨ ൏ ܫܣ0.75 ௣ܹ௫  

Para  esto  primero  se  establecen  los  factores  que  rigen  la  respuesta  de  la  edificación  ante 

solicitaciones sísmicas descritas en la “Norma Técnica para Diseño por Sismo”: 

Viga en eje 5 Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi MB RB Ray Rax

W1 ‐25.57 7.50 7.50 0.00 ‐191.78 0

W2 ‐25.57 7.50 6.24 1.01 ‐175.67 ‐177.4267

W3 ‐25.57 7.50 4.97 2.02 ‐159.43 ‐322.0486

W4 ‐25.57 7.50 3.73 3.03 ‐143.58 ‐435.0474 Pendiente 15% ΣQi x Senθ

W5 ‐25.57 7.50 2.49 4.04 ‐127.72 ‐515.9888 θ 8.53 ‐149.21

W6 ‐25.57 7.50 1.25 5.05 ‐111.87 ‐564.9435 rad 0.14887646

W7 ‐25.57 7.50 0.00 6.06 ‐95.89 ‐581.0934

RB 6.00

‐1005.94 ‐2596.5484 ‐432.76 ‐573.18 ‐149.21



208 
 

 Factor de zona sísmica A = 0.40, es una edificación ubicada al sur del país (ver ubicación 

en las consideraciones). 

 Factor  de  importancia  I  =  1.2,  es  una  edificación  con  niveles  considerables  de 

ocupación con capacidad para 150 personas aproximadamente, y de uso habitacional. 

 Coeficientes de  sitio Co = 3 y To = 0.6  seg, atendiendo  la  recomendación dada en  la 

citada norma se escoge un perfil de suelo S3 al no contar con información precisa de las 

propiedades del suelo. 

 Factor  de modificación  de  respuesta  R  =  5,  se  considera  un  edificio  de  un  nivel  de 

marco de concreto con detallado intermedio. 

El período fundamental de vibración del edificio es: 

ܶ ൌ ௧݄ଷ/ସܥ ൌ 0.073 ൈ 12.8ଷ/ସ ൌ  ݃݁ݏ	0.494

௢ܶ ൑ ܶ ൑ 6 ௢ܶ 

ܶ ൌ  ݃݁ݏ	0.6

Según lo indicado en la norma:  	݅ݏ	ܶ ൏ 	݃݁ݏ0.7 → ௧ܨ	 ൌ 0 

La expresión para la fuerza sísmica queda entonces: 

௣௫ܨ ൌ
∑ ௜ܨ
௡
௜ୀଵ

∑ ௜ܹ
௡
௜ୀଵ

௣ܹ௫  

Debido a que no existen niveles arriba del diafragma de techo, se puede simplificar aun más la 

ecuación anterior de la siguiente manera: 

௣௫ܨ ൌ
௫ܨ
௫ܹ

௣ܹ௫  

Donde  

௫ܨ ൌ  ݋݄ܿ݁ݐ	݁݀	ܽ݉݃ܽݎ݂ܽ݅݀	݈݁	݊݁	ܽܿ݅݉ݏíݏ	ܽݖݎ݁ݑܨ

௫ܹ ൌ  ݋݄ܿ݁ݐ	݁݀	ܽ݉݃ܽݎ݂ܽ݅݀	݈݁݀	݋ݏ݁ܲ
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La fuerza sísmica en el diafragma se determina así: 

௫ܨ ൌ
ሺܸ െ ௧ሻܨ ௫ܹ݄௫

∑ ௜ܹ݄௜
 

En el anexo 4.1, los pesos de los diafragmas de cada nivel se han determinado para cada uno de 

éstos, los niveles del 1 al nivel 2 son iguales, mientras que en el último nivel el peso es menor 

debido a que las columnas que llegan a éste nivel solamente son las que están perimetrales en 

el edificio. 

A continuación se muestran las cargas en cada nivel y se esquematiza en la figura 4.32. 

ଵܹ ൌ  ݊݋ܶ	903.74

ଶܹ ൌ  ݊݋ܶ	903.74

ଷܹ ൌ  ݊݋ܶ	714.81

௫ܹ ൌ  ݊݋ܶ	56.64

்ܹ ൌ 903.74 ൅ 903.74 ൅ 714.81 ൅ 56.64 ൌ  ݊݋ܶ	2,578.93

ܸ ൌ
௢ܥܫܣ
ܴ

൬ ௢ܶ

ܶ
൰ ்ܹ ൌ

0.40 ൈ 1.20 ൈ 3
5

ൈ ൬
0.60
0.60

൰ ൈ 2,578.93 

ܸ ൌ  ݃ܭ	742.73

 

Figura 4.32 Distribución del peso sísmico en la edificación. 
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௫ܨ ൌ
ሺܸ െ ௧ሻܨ ௫ܹ݄௫

∑ ௜ܹ݄௜
 

La fuerza de látigo (ܨ௧) es cero, como se analizó anteriormente debido al período fundamental 

de vibración de la estructura. 

௫ܨ ൌ
ܸ ൈ ௫ܹ݄௫
∑ ௜ܹ݄௜

 

௫ܨ ൌ
742.73	 ൈ 56.64 ൈ 12.8

ሺ903.74	 ൈ 3.20ሻ ൅ ሺ903.74	 ൈ 6.40ሻ ൅ ሺ714.81 ൈ 9.60ሻ ൅ ሺ56.64 ൈ 12.80ሻ
 

௫ܨ ൌ  ݊݋ܶ	33.11

Al sustituir en la ecuación de la fuerza sísmica para elementos del diafragma se obtiene: 

௣௫ܨ ൌ
௫ܨ
௫ܹ

௣ܹ௫ ൌ
33.11
56.64 ௣ܹ௫ 

௣௫ܨ ൌ 0.58 ௣ܹ௫  

Al comparar por los límites establecidos en la norma: 

ܫܣ0.35 ௣ܹ௫ ൌ 0.35 ൈ 0.40 ൈ 1.2 ௣ܹ௫ ൌ 0.168 ௣ܹ௫ 

ܫܣ0.75 ௣ܹ௫ ൌ 0.75 ൈ 0.40 ൈ 1.2 ௣ܹ௫ ൌ 0.36 ௣ܹ௫  

Se observa que rige el límite superior, por tanto la fuerza sísmica aplicada a los elementos que 

componen el diafragma de techo es: 

࢞࢖ࡲ ൌ ૙. ૜૟࢞࢖ࢃ 

Esta expresión implica que la carga lateral que llegará a cada nudo de la viga de alma abierta y 

que provienen de los elementos secundarios, se obtiene por el producto del factor (0.36) por el 

peso  del  elemento,  es  decir  la  carga muerta  puntual  que  llega  en  ese  nudo,  tal  como  se 

muestra a continuación en la figura 4.33 y se detalla más adelante. 
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Figura 4.33 Viga de alma abierta, recibiendo las cargas sísmicas de los elementos secundarios. 

௜ܧ ൌ  ௜ܦ0.36

ଵܧ ൌ ଵܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 327.61 ൌ  ݃ܭ	117.94

ଶܧ ൌ ଶܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 300.09 ൌ  ݃ܭ	108.03

ଷܧ ൌ ଷܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 272.35 ൌ  ݃ܭ	98.05

ସܧ ൌ ସܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 245.27 ൌ  ݃ܭ	88.30

ହܧ ൌ ହܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 218.19 ൌ  ݃ܭ	78.55

଺ܧ ൌ ଺ܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 191.10 ൌ  ݃ܭ	68.80

଻ܧ ൌ ଻ܦ0.36 ൌ 0.36 ൈ 163.80 ൌ  ݃ܭ	58.97

Reacciones en los apoyos: 

෍ܯ஺ ൌ 0 

Todas las fuerzas son equidistantes y la distancia entre ellas igual a 0.15 mts. 

෍ܯ஺ ൌܧଶሺ0.15ሻ ൅ ଷሺ0.30ሻܧ ൅ ସሺ0.45ሻܧ ൅ ହሺ0.60ሻܧ ൅ ଺ሺ0.75ሻܧ ൅ ଻ሺ0.90ሻܧ െ ܴ஻ாሺ6.00ሻ

ൌ 0 
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ܴ஻ா

ൌ
108.83ሺ0.15ሻ ൅ 98.05ሺ0.30ሻ ൅ 88.30ሺ0.45ሻ ൅ 78.55ሺ0.60ሻ ൅ 68.80ሺ0.75ሻ ൅ 58.97ሺ0.90ሻ

6.00
 

ܴ஻ா ൌ
ଶሺ0.15ሻܧ ൅ ଷሺ0.30ሻܧ ൅ ସሺ0.45ሻܧ ൅ ହሺ0.60ሻܧ ൅ ଺ሺ0.75ሻܧ ൅ ଻ሺ0.90ሻܦ

6.00
 

ܴ஻ா ൌ  ݃ܭ	39.53

La reacción en el extremo B es vertical, para determinar la componente vertical de la reacción 

en el apoyo A, hacemos equilibrio en el sistema. 

෍ ௬݂ ൌ 0 

෍ ௬݂ ൌܴ஺ா௬ ൅ ܴ஻ா ൌ 0 

ܴ஺ா௬ ൌ െܴ஻ா  

ܴ஺ா௬ ൌ െ39.53	݃ܭ 

De  igual forma que con  la carga de viento para obtener  la reacción en  la dirección horizontal, 

hacemos equilibrio del sistema. 

෍ ௫݂ ൌ 0 

෍ ௫݂ ൌܴ஺ா௫ െ ଵܧ െ ଶܧ െ ଷܧ െ ସܧ െ ହܧ െ ଺ܧ െ ଻ܧ ൌ 0 

ܴ஺ா௫ ൌ ଵܧ ൅ ଶܧ ൅ ଷܧ ൅ ସܧ ൅ ହܧ ൅ ଺ܧ ൅ ଻ܧ

ൌ 117.94 ൅ 108.83 ൅ 98.05 ൅ 88.30 ൅ 78.55 ൅ 68.80 ൅ 58.97 

ܴ஺ா௫ ൌ  ݃ܭ	618.64

Con los valores de los parámetros que intervienen en el cálculo de los efectos de las cargas en 

el elemento, es posible generar una tabla auxiliar para determinar estos efectos, de una forma 

más práctica,  a  continuación en  la  tabla 4.5  se muestra esta herramienta que  será utilizada 

para evaluar los diferentes elementos que componen la estructura del techo. 
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Tabla 4.5 Hoja auxiliar para determinar las cargas de sismo en el elemento. 

ܴ஺ா ൌ ටܴ஺ா௫
ଶ ൅ ܴ஺ா௬

ଶ 

ܴ஺ா ൌ ඥሺ618.64ሻଶ ൅ ሺെ39.54ሻଶ 

	ܴ஺ா ൌ  ݃ܭ	619.90

b.2) Viga Tipo VM‐3 (en eje 4 tramos A ‐ C). 

En anexo 4.2 se muestra el análisis para viga ubicada en el eje 4, tramos A – C, se determina 

en  base  a  la misma metodología,  se muestra  a  continuación  un  esquema  de  las  cargas 

muertas,  las cuales su comportamiento es similar al de  las cargas vivas. En el caso de  las 

cargas  de  viento  siempre  es  importante  al  leer  los  datos  aquí mostrados,  que  fueron 

calculados en base a  las cargas que  llegan provenientes de  los polines espaciales, que son 

perpendiculares al eje de  los mismos y  las cargas sísmicas que son cargas completamente 

horizontales. 

 

Fig. 4.34 Esquema de cargas de la viga ubicada en el eje 4 tramos A – C. 

Viga en eje 5 Carga de sismo

# Carga

Carga 

muerta Dist. vertical

Dist. 

horizontal Factor Ei Ma RB RAy RAx

E1 327.61 0.00 0.00 0.36 117.94 0

E2 300.09 0.15 1.00 0.36 108.03 16.2045

E3 272.35 0.30 2.00 0.36 98.05 29.415

E4 245.27 0.45 3.00 0.36 88.30 39.735

E5 218.19 0.60 4.00 0.36 78.55 47.13

E6 191.10 0.75 5.00 0.36 68.80 51.6

E7 163.80 0.90 6.00 0.36 58.97 53.073

6.00 618.64 237.1575 39.53 39.53 618.64
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Tabla 4.6 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje 4 tramos A – C. 

b.3) Viga ubicada en eje B tramo 5 ‐ 6. 

En  la  viga mostrada  a  continuación  (fig. 4.35)  y  en  las próximas  vigas que  se mostraran 

posteriormente, se esquematiza  la distribución de  las cargas que  llegan a cada uno de  los 

elementos y un cuadro resumen en donde se muestran todas las cargas que llegan debido 

a los efectos gravitacionales y accidentales considerados para cada uno de éstos. El análisis 

se ha realizado en base a lo expuesto para las vigas anteriores. 

 

Figura 4.35 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje B tramos 5 – 6. 

Viga en eje 4 Resumen de cargas

# Carga

Carga 

muerta (D)

Carga viva 

(Lr)

Carga de 

viento (W)

Carga de 

sismo (E)

1 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

2 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

3 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

4 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

5 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

6 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

7 327.61 151.50 ‐191.78 117.94

8 272.57 126.05 ‐159.56 98.13

9 217.10 100.39 ‐127.08 78.16

10 162.93 75.35 ‐95.38 58.65

11 107.89 49.89 ‐63.16 38.84

12 54.60 25.25 ‐31.96 19.66

RC 1139.21 526.81 ‐673.55 61.52

RAy 1969.15 910.62 ‐1146.05 61.52

RAx 0.00 0.00 ‐269.90 1119.02
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Tabla 4.7 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje B tramo 5 ‐ 6. 

b.4) Viga ubicada en eje C tramo 4 ‐ 6. 

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje C tramo 4 – 6. 

 

Figura 4.36 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje C tramo 4 – 6. 

 

Viga en eje B Resumen de cargas

# Carga

Carga 

muerta (D)

Carga viva 

(Lr)

Carga de 

viento (W)

Carga de 

sismo (E)

1 326.96 170.10 ‐177.84 117.71

2 299.72 157.50 ‐163.02 107.90

3 272.47 144.90 ‐148.20 98.09

4 245.22 132.30 ‐133.38 88.28

5 217.98 119.70 ‐118.56 78.47

6 190.73 107.10 ‐103.74 68.66

7 163.48 94.50 ‐88.92 58.85

R5 731.13 404.25 ‐400.42 25.27

R6y 985.43 521.85 ‐533.24 25.27

R6x 0.00 0.00 ‐111.20 617.96
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Tabla 4.8 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje C tramo 4 ‐ 6. 

b.5) Viga ubicada en eje inclinado tramo C – C’. 

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje inclinado tramo C – C’. 

 

Figura 4.37 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en el eje inclinado tramo C – 

C’. 

Viga en eje C Resumen de cargas

# Carga

Carga 

muerta (D)

Carga viva 

(Lr)

Carga de 

viento (W)

Carga de 

sismo (E)

1 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

2 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

3 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

4 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

5 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

6 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

7 326.96 121.20 ‐153.42 117.71

8 299.72 111.10 ‐140.64 107.90

9 272.47 101.00 ‐127.85 98.09

10 245.22 90.90 ‐115.07 88.28

11 217.98 80.80 ‐102.28 78.47

12 190.73 70.70 ‐89.50 68.66

R4 1469.06 544.56 ‐689.42 63.46

R6y 2045.78 758.34 ‐959.86 63.46

R6x 0.00 0.00 ‐196.42 1265.37
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Tabla 4.9 Resumen todas las cargas que llegan a la viga en eje inclinado tramo C – C’. 

b.7) Viga Tipo VM‐2 (en eje C tramo 2 ‐ 4) 

Esquema y resumen de las cargas en la viga del eje C tramo 2 – 4. 

 

Figura 4.38 Esquema de la viga de alma abierta ubicada en en eje C tramo 2 ‐ 4. 

Viga en eje inclinado Resumen de cargas

# Carga

Carga 

muerta (D)

Carga viva 

(Lr)

Carga de 

viento (W)

Carga de 

sismo (E)

1 13.63 6.30 ‐7.41 4.91

2 83.47 38.60 ‐51.87 30.05

3 40.88 18.90 ‐22.23 14.72

4 166.95 77.20 ‐103.74 60.10

5 68.12 31.50 ‐37.05 24.52

RC 218.60 101.08 ‐129.68 3.38

RC'y 154.45 71.42 ‐92.62 3.38

RC'x 0.00 0.00 ‐32.97 134.30
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Tabla 4.10 Resumen de las todas las cargas que llegan a la viga en eje C tramo 2 ‐ 4. 

c) CARGAS EXTERNAS EN ARMADURA 

El cálculo de las acciones externas que recibe la armadura, se determinará bajo la influencia de 

las cargas que  llegan a  la misma, considerándola en un extremo con articulación y en el otro 

simplemente apoyada. 

Debido a que como se analizó anteriormente, la simetría de estructura permite que se analice 

solamente para una armadura de las cuatro (4) existentes en la estructura del techo, además la 

armadura que se analizará es la que tiene una solicitación mayor de carga, se ha analizado que 

es la armadura ubicada entre los tramos 4 – 6 y los tramos A – C.   

Viga en eje C Resumen de cargas

# Carga

Carga 

muerta (D)

Carga viva 

(Lr)

Carga de 

viento (W)

Carga de 

sismo (E)

1 163.48 60.60 ‐153.42 58.85

2 177.11 65.65 ‐153.42 63.76

3 190.73 70.70 ‐153.42 68.66

4 204.36 75.75 ‐153.42 73.57

5 217.98 80.80 ‐153.42 78.47

6 231.61 85.85 ‐153.42 83.38

7 415.12 162.32 ‐153.42 149.44

8 136.24 50.50 ‐140.64 49.05

9 108.99 40.40 ‐127.85 39.24

10 81.74 30.30 ‐115.07 29.43

11 54.49 20.20 ‐102.28 19.62

12 27.25 10.10 ‐89.50 9.81

RC 758.19 285.26 ‐689.42 32.75

RAy 1250.91 467.91 ‐959.86 32.75

RAx 0.00 0.00 ‐196.42 723.28
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Fig. 4.39 Esquema de los nudos cargados en la armadura. 

 

Fig. 4.40 Condición de carga de las cargas muertas que llegan a la armadura. 

Al realizar el análisis de  los efectos externos que  le producen todas  las cargas que  llegan a  la 

armadura  en  análisis,  observemos  que  en  los  nudos  7  y  13  la  carga  que  llega  es  de mayor 

magnitud debido a los elementos que en ellos están apoyados, específicamente en esos nudos 

se apoyan las vigas de alma abierta del eje 5 y del eje B, en el nudo 7; y la viga de alma abierta 

del eje 4 y del eje C, en el nudo 13, por  lo tanto para el análisis de cada una de  las fuerzas se 

realizará  de  la  misma  manera  que  se  ha  calculado  para  los  elementos  secundarios,  y 

únicamente en los nudos mencionados se añadirá el efecto que les produce los apoyos en esos 

puntos. 



220 
 

Es  importante mencionar  también que para el análisis,  se  tienen dos  tipos de  largueros que 

cargan la armadura, para 12% y para 15% que influyen en la carga que llega a cada nudo. 

 Para  Dଵ	,  	lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 6.00	mts. , 	qୈଵ ൌ 39.71	Kg/m, 	qୈଶ ൌ 49.54	Kg/m  

además se multiplica por 1.10 para considerar el peso propio de la armadura, en todas 

las cargas. 

Dଵ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ଵቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ଶቁቃݍ ൈ 1.10 

Dଵ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫6.0 2ൗ ൈ 49.54൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	327.28

 Para Dଶ	, 	lଵ ൌ 6.25	mts. , lଶ ൌ 5.00	mts. , 	qୈଵ ൌ 39.71	Kg/m, 	qୈଶ ൌ 49.54	Kg/m   

Dଶ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ଵቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ଶቁቃݍ ൈ 1.10 

Dଶ ൌ ቂቀ6.25 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ቀ5.00 2ൗ ൈ 49.54ቁቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	272.73

 Para Dଷ	, 	lଵ ൌ 5.00	mts. , lଶ ൌ 4.00	mts. , 	qୈଵ ൌ 39.71	Kg/m, 	qୈଶ ൌ 49.54	Kg/m   

Dଷ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ଵቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ଶቁቃݍ ൈ 1.10 

Dଷ ൌ ቂቀ5.00 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫4.00 2ൗ ൈ 49.54൯ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	218.20

 Para  D଻	,  	lଵ ൌ 7.50	mts. , lଶ ൌ 6.00	mts. , 	qୈଵ ൌ 39.71	Kg/m, 	qୈଶ ൌ 49.54	Kg/m  

además  se  agrega  dos  cargas  puntuales  provenientes  de  los  apoyos  de  las  vigas  de 

alma abierta de los ejes 5 y B, 	R୆ୈ ൌ 731.94	Kg, 	Rହୈ ൌ 731.13	Kg 

D଻ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ଵቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ଶቁݍ ൅ 	R୆ୈ ൅ 	Rହୈቃ ൈ 1.10 

D଻ ൌ ቂቀ7.5 2ൗ ൈ 39.71ቁ ൅ ൫6.00 2ൗ ൈ 49.54൯ ൅ 731.94 ൅ 731.13ቃ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	1,936.66

 Para  Dଵଷ	,  	lଵ ൌ 0.00	mts. , lଶ ൌ 0.00	mts. , 	qୈଵ ൌ 39.71	Kg/m, 	qୈଶ ൌ 49.54	Kg/m  

además  se  agrega  dos  cargas  puntuales  provenientes  de  los  apoyos  de  las  vigas  de 

alma abierta de los ejes 4 y C, 	Rେୈ ൌ 1,469.06	Kg, 	Rସୈ ൌ 1,136.21	Kg 

Dଵଷ ൌ ቂቀlଵ 2ൗ ൈ ஽ଵቁݍ ൅ ቀlଶ 2ൗ ൈ ஽ଶቁݍ ൅ 	Rେୈ ൅ 	Rସୈቃ ൈ 1.10 
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Dଵଷ ൌ ൣ൫0.00 2ൗ ൈ 39.71൯ ൅ ൫0.00 2ൗ ൈ 49.54൯ ൅ 1,469.06 ൅ 1,136.21൧ ൈ 1.10 ൌ  ݃ܭ	2,869.10

 

Tabla 4.11 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la armadura. 

Las  cargas muertas que  llegan  a  cada nudo  están  resumidas  en  la  tabla 4.11,  y  también  las 

reacciones en  los apoyos con  los que posteriormente se calcularán  las fuerzas  internas en  los 

elementos. 

ܴ஺஽ ൌ  ݃ܭ	2,204.75

ܴ஼஽ ൌ  ݃ܭ	4,564.75

Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. 4.41 Condición de carga de las cargas vivas que llegan a la armadura. 

Armadura Carga muerta

Codigo q1 (15%) L1 q2 (12%) L2 Dist. a eje A Qi Qi + PP MA Rc Ra

D1 39.71 7.50 49.54 6.00 0.00 297.53 327.28 0

D2 39.71 6.25 49.54 5.00 1.60 247.94 272.73 436.368

D3 39.71 5.00 49.54 4.00 3.20 198.36 218.2 698.24

D4 39.71 3.75 49.54 3.00 4.80 148.77 163.65 785.52

D5 39.71 2.50 49.54 2.00 6.40 99.18 109.1 698.24

D6 39.71 1.25 49.54 1.00 8.00 49.59 54.55 436.4

D7 39.71 7.50 49.54 6.00 9.60 1760.60 1936.66 18591.936

D8 39.71 6.25 49.54 5.00 11.20 247.94 272.73 3054.576

D9 39.71 5.00 49.54 4.00 12.80 198.36 218.2 2792.96

D10 39.71 3.75 49.54 3.00 14.40 148.77 163.65 2356.56

D11 39.71 2.50 49.54 2.00 16.00 99.18 109.1 1745.6

D12 39.71 1.25 49.54 1.00 17.60 49.59 54.55 960.08

D13 1139.21 0.00 1469.06 0.00 19.20 2608.27 2869.1 55086.72

Rc 0.00 0.00 19.20 0.00 0 0

Σ 87643.2 4564.75 2204.75

Paolo Figueroa
Cross-Out
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De igual manera para las cargas vivas se calculan las cargas externas en la armadura del techo, 

se  realiza mediante el bajado de cargas desde  los polines y desde  los apoyos de  las vigas de 

alma abierta de los elementos colocados en los ejes 4, 5, B y C, para determinar las reacciones 

propias del elemento. 

En  la tabla 4.12 se muestra en resumen el cálculo mencionado, y poder obtener  la condición 

total de la armadura en la condición de carga viva. 

 

Tabla 4.12 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la armadura. 

Es  importante  mencionar  que  además  de  las  cargas  que  los  elementos  secundarios  le 

transmiten a la armadura, también reciben en las conexiones con la viga del eje 5 y el eje B (L7) 

las cargas 	R୆୐ ൌ 338.49	Kg, 	Rହ୐ ൌ 404.25	Kg y en la conexión con la viga del eje 4 y el eje C 

(L13) las cargas 	Rେ୐ ൌ 526.81	Kg, 	Rସ୐ ൌ 544.56	Kg 

ܴ஺௅ ൌ  ݃ܭ	954.66

ܴ஼௅ ൌ  ݃ܭ	1,813.66

   

Armadura Carga viva

Codigo q1 (15%) L1 q2 (12%) L2 Dist. a eje A Qi MA Rc Ra

L1 20.20 7.50 25.20 6.00 0.00 136.35 0.00

L2 20.20 6.25 25.20 5.00 1.60 113.63 181.81

L3 20.20 5.00 25.20 4.00 3.20 90.90 290.88

L4 20.20 3.75 25.20 3.00 4.80 68.18 327.26

L5 20.20 2.50 25.20 2.00 6.40 45.45 290.88

L6 20.20 1.25 25.20 1.00 8.00 22.73 181.84

L7 20.20 7.50 25.20 6.00 9.60 879.09 8439.26

L8 20.20 6.25 25.20 5.00 11.20 113.63 1272.66

L9 20.20 5.00 25.20 4.00 12.80 90.90 1163.52

L10 20.20 3.75 25.20 3.00 14.40 68.18 981.79

L11 20.20 2.50 25.20 2.00 16.00 45.45 727.20

L12 20.20 1.25 25.20 1.00 17.60 22.73 400.05

L13 526.81 0.00 544.56 0.00 19.20 1071.37 20570.30

Rc 0.00 0.00 19.20 0.00 0.00

Σ 34827.456 1813.93 954.66
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Cargas accidentales: Carga de viento (W) 

 

Fig. 4.42 Condición de carga de las cargas de viento que llegan a la armadura. 

 

Tabla 4.13 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la armadura. 

   

Armadura Carga de viento

# Carga q1 (15%) L1 q2 (12%) L2 Dist. a eje 6 Qi MA

W1 ‐25.57 7.50 ‐29.64 6.00 0.00 ‐184.81 0.00

W2 ‐25.57 6.25 ‐29.64 5.00 1.60 ‐154.01 ‐246.416

W3 ‐25.57 5.00 ‐29.64 4.00 3.20 ‐123.21 ‐394.272

W4 ‐25.57 3.75 ‐29.64 3.00 4.80 ‐92.40 ‐443.52

W5 ‐25.57 2.50 ‐29.64 2.00 6.40 ‐61.60 ‐394.24

W6 ‐25.57 1.25 ‐29.64 1.00 8.00 ‐30.80 ‐246.4

W7 ‐25.57 7.50 ‐29.64 6.00 9.60 ‐1017.99 ‐9772.704

W8 ‐25.57 6.25 ‐29.64 5.00 11.20 ‐154.01 ‐1724.912

W9 ‐25.57 5.00 ‐29.64 4.00 12.80 ‐123.21 ‐1577.088 Pendiente 9.38% ΣQi x Senθ

W10 ‐25.57 3.75 ‐29.64 3.00 14.40 ‐92.40 ‐1330.56 θ 5.35 ‐325.39

W11 ‐25.57 2.50 ‐29.64 2.00 16.00 ‐61.60 ‐985.6 rad 0.09337504

W12 ‐25.57 1.25 ‐29.64 1.00 17.60 ‐30.80 ‐542.08 Cos 0.99563423

W13 ‐689.42 0.00 ‐673.55 0.00 19.20 ‐1362.97 ‐26169.02

Rc 0.00 0.00 19.20 0.00 0.00 Rc Ray Rax

Σ ‐3489.81 ‐43826.82 ‐2282.65 ‐1191.92 ‐325.39
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Cargas accidentales: Carga de sismo (E) 

 

Fig. 4.43 Condición de carga de las cargas de sismo que llegan a la armadura. 

 

Tabla 4.14 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas de sismo) en la armadura. 

En  las  tablas mostradas  anteriormente,  se muestra  en  resumen  el  cálculo  para  las  fuerzas 

externas que llegan a los nudos de la armadura provenientes de los elementos secundarios y a 

las vigas de alma abierta que se apoyan en la misma. Obtenidas todas las cargas que llegan a las 

armaduras,  podemos  iniciar  el  análisis  de  los  elementos  particulares  que  conformarán  la 

estructura de techos. 

Armadura Carga de sismo

# Carga

Carga 

muerta

Distancia 

vertical

Distancia 

horizontal Factor Ei M6 Rc Ray Rax

E1 327.28 0.00 0.00 0.36 117.82 0

E2 272.73 0.15 1.60 0.36 98.18 14.727

E3 218.20 0.30 3.20 0.36 78.55 23.565

E4 163.65 0.45 4.80 0.36 58.91 26.5095

E5 109.10 0.60 6.40 0.36 39.28 23.568

E6 54.55 0.75 8.00 0.36 19.64 14.73

E7 1936.66 0.90 9.60 0.36 697.20 627.48

E8 272.73 1.05 11.20 0.36 98.18 103.089

E9 218.20 1.20 12.80 0.36 78.55 94.26

E10 163.65 1.35 14.40 0.36 58.91 79.5285

E11 109.10 1.50 16.00 0.36 39.28 58.92

E12 54.55 1.65 17.60 0.36 19.64 32.406

E13 2869.10 1.80 19.20 0.36 1032.88 1859.184

Rc 1.80 19.20 2437.02 2957.967 154.06 154.06 2437.02
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4.4.1.2. EVALUACION DE ACCIONES INTERNAS. 

Luego  de  obtener  las  cargas  externas  sobre  los  elementos  secundarios  y  primarios  de  la 

estructura  de  techo  debido  a  eventos  externos,  se  procede  a  obtener  las  acciones  internas 

inducidas por  las  cargas externas en dichos elementos. En éste ejemplo  se divide el análisis 

primero para elementos secundarios y luego para elementos primarios. 

a) Acciones internas en elementos secundarios 

Los  largueros  se  consideran  elementos  sometidos  a  flexión  y  simplemente  apoyados  en  sus 

extremos  según  lo visto en el Capítulo  III. Se advierte que el  tipo  condición de apoyo de un 

larguero de techo depende de cómo lo idealice cada diseñador, ya que por la disposición de las 

conexiones de éste elemento es posible lograr una condición de apoyo continuo; sin embargo 

en  éste  caso  se  establece  como  simplemente  apoyado  ya  que  simplifica  el  análisis  y  el 

momento  máximo  es  más  desfavorable  comparado  con  la  condición  de  apoyo  continuo, 

aunque  en  esta  última  se  encuentre  un  cortante mayor.  En  todo  caso,  queda  a  juicio  del 

diseñador estructural la elección de la condición de apoyo para el larguero. 

El  tipo de  larguero  seleccionado en  la  fase  conceptual es  tipo polín espacial, para el  cual es 

necesario  aclarar  lo  siguiente:  se  considera  al  polín  espacial  suficientemente  rígido  para 

soportar cargas en su eje menor o eje paralelo a la cubierta, por tanto se consideran las cargas: 

muerta  (D), viva de techo  (Lr) y debido al viento (W) actuando en un mismo plano, el del eje 

fuerte (ver figura 4.44).  

                                  

Figura 4.44. Cargas en polín espacial.
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Considerando lo anteriormente descrito se procede a calcular las acciones internas (momentos 

y  cortantes máximos)  a  cada  uno  de  los  tipos  de  polines  definidos  en  la  fase  conceptual  y 

analizados en la etapa de evaluación cargas externas. 

Larguero tipo P‐1 

 

a) Ubicación en planta del larguero tipo P‐1. 

b) Cargas externas en el larguero tipo P‐1. 

Figura 4.45. Ubicación y Modelo de carga para larguero tipo P ‐ 1. 
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Claro:  

L  =  6.00 metros 

Cargas externas: 

Muerta   =  49.54 kg/m 

Viva     =  25.20 kg/m 

Viento    =  ‐29.64 kg/m 

Cortante máximo: 

ܽݐݎ݁ݑܯ	ܽ݃ݎܽܥ → ஽ܸ ൌ
஽ݍ ൈ ܮ
2

ൌ
ሺ49.54ሻ ൈ ሺ6.00ሻ

2
ൌ ૚ૡ૞. ૠૡࢍ࢑ 

ܽݒܸ݅	ܽ݃ݎܽܥ → ௅ܸ௥ ൌ
௅௥ݍ ൈ ܮ

2
ൌ
ሺ25.20ሻ ൈ ሺ6.00ሻ

2
ൌ ૢ૝. ૞૙ࢍ࢑ 

݋ݐܸ݊݁݅	݁݀	ܽ݃ݎܽܥ → ௐܸ ൌ
ௐݍ ൈ ܮ
2

ൌ െ
ሺ29.64ሻ ൈ ሺ6.00ሻ

2
ൌ െ૚૚૚. ૚૞ࢍ࢑ 

Momento máximo: 

ܽݐݎ݁ݑܯ	ܽ݃ݎܽܥ → ஽ܯ ൌ
஽ݍ ൈ ଶܮ

8
ൌ
ሺ49.54ሻ ൈ ሺ6.00ሻଶ

8
ൌ ૜૝ૡ. ૜૜࢓.ࢍ࢑ 

ܽݒܸ݅	ܽ݃ݎܽܥ → ௅௥ܯ ൌ
௅௥ݍ ൈ ଶܮ

8
ൌ
ሺ25.20ሻ ൈ ሺ6.00ሻଶ

8
ൌ ૚ૠૠ. ૚ૢ࢓.ࢍ࢑ 

݋ݐܸ݊݁݅	݁݀	ܽ݃ݎܽܥ → ௐܯ ൌ
ௐݍ ൈ ଶܮ

8
ൌ െ

ሺ29.64ሻ ൈ ሺ6.00ሻଶ

8
ൌ െ૛૙ૡ. ૝૚࢓.ࢍ࢑ 
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En resumen las acciones internas para el larguero tipo P – 1 se muestran en la siguiente tabla: 

LARGUERO TIPO P ‐ 1 

Claro = 6.00 m 

Carga  (q) 

Muerta  49.54 kg/m 

Viva   25.20 kg/m 

Viento  ‐29.64 kg/m 

     

Momento Máximo (M) 

Muerta  348.33 kg.m 

Viva   177.19 kg.m 

Viento  ‐208.41 kg.m 

     

Cortante Máximo (V) 

Muerta  185.78 kg 

Viva   94.50 kg 

Viento  ‐111.15 kg 

De  la misma manera  se  calcula para  cada una de  las  tipologías de polines,  los  resultados  se 

muestran en la siguiente tabla. 

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN LARGUEROS 

LARGUERO 

TIPO 

ACCIONES 

INTERNAS 

EVENTO EXTERNO (CARGA) 

MUERTA VIVA  VIENTO

P ‐ 1 
Mmax (kg.m)  = 348.33  177.19  ‐208.41 

Vmax (kg)  = 185.78  94.50  ‐111.15 

P ‐ 2 
Mmax (kg.m)  = 279.21  142.03  ‐179.79 

Vmax (kg)  = 148.91  75.75  ‐95.89 

P ‐ 3 
Mmax (kg.m)  = 287.51  146.25  ‐185.13 

Vmax (kg)  = 153.34  78.00  ‐98.74 

El signo negativo de los valores de las acciones internas debido al viento se debe a que el viento 

genera cargas opuestas a  la dirección del peso propio y por  tanto el momento y el cortante 

máximo son negativos.   
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b) Acciones internas en elementos primarios 

En esta parte se analizan  las acciones  internas de  los elementos primarios de  la estructura de 

techo,  las cuales  fueron establecidas en  la etapa de estructuración de  la  fase conceptual. En 

dicha etapa del proceso del diseño se estableció cuatro tipos de elementos primarios o vigas de 

techo a analizar: vigas de alma abierta (tipo VM‐1, VM‐2 y VM‐3) y armadura (A‐1). 

Para cada tipo de elemento se cuantifica a continuación  la magnitud de  las acciones  internas 

(fuerza  normal,  fuerza  cortante  y  momento  flector)  producidas  los  efectos  de  las  cargas 

externas descritas en secciones anteriores.  

Viga de alma abierta tipo VM‐1 

Éste  tipo  de  viga  de  alma  abierta  se  analiza  como  elemento  simplemente  apoyado  en  sus 

extremos  con  cargas  puntuales  generadas  por  los  largueros  y  para  determinar  las  acciones 

internas de  fuerza normal  (N),  fuerza cortante  (V) y momento  flector  (M) se elaboran dichos 

diagramas para mostrar la variación de estas acciones a lo largo del eje neutro de la viga. 

Antes de iniciar el análisis se establece la condición de signos adoptada para éste tipo de viga, 

la cual se muestra en la figura 4.46.  

 

Figura 4.46. Convención de signos para las generar diagramas de 

acciones internas de vigas. 

Luego para cada uno de los casos de carga se determina la variación de las acciones internas a 

lo largo del eje de la viga, para lo cual es importante considerar la inclinación de la viga, ya que 

en ocasiones se puede  lograr una aproximación aceptable al considerar  la viga horizontal. En 
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éste  caso  se  considera  la  inclinación  de  la  viga  y  por  tanto  se debe descomponer  todas  las 

cargas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste. 

Carga muerta 

Las acciones externas debido a carga muerta son retomadas del análisis de la sección anterior, 

se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.47. 

 

a) Ubicación en planta de la viga VM‐1. 

 

b) Cargas muertas sobre la viga VM‐1 

Figura 4.47. Cargas muertas en viga tipo VM – 1 (12%). 
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Debido a la inclinación de la viga se deben descomponer estas fuerzas en la dirección del eje de 

la viga y perpendicular a éste,  la  figura 4.48 muestra como se descompone  la  reacción en el 

apoyo 6 y la carga muerta 6 y 7. 

 

Figura 4.48. Descomposición de fuerzas para 

generar diagramas de acciones internas. 

De la figura anterior resultan las siguientes operaciones: 

En la dirección x‐x: 

	1	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଵݔܦ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ326.96 ൌ 38.96݇݃ 

	2	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଶݔܦ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ299.72 ൌ 35.71݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݔܴ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ985.43 ൌ 117.41݇݃ 

En la dirección y‐y: 

	1	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଵݕܦ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋326.96ܿ ൌ 324.63݇݃ 

	2	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଶݕܦ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋299.72ܿ ൌ 297.59݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݕܴ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋985.43ܿ ൌ 978.41݇݃ 
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Así sucesivamente se continúan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El 

resultado de la descomposición se muestra en la figura 4.49 

Figura 4.49. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste. 

Fuerza normal (N) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida con anterioridad se determina la variación de la fuerza normal (Nx) a lo largo 

del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܰ௫ሻ ൌ 87.11 െ 19.48 ൌ ૟ૠ. ૟૜ࢍ࢑	ሺࢀሻ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܰ௫ሻ ൌ 87.11 െ 19.48 െ 22.72 ൌ ૝૝. ૢ૚ࢍ࢑	ሺࢀሻ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܰ௫ሻ ൌ 87.11 െ 19.48 െ 22.72 െ 25.97 ൌ ૚ૡ. ૢ૝ࢍ࢑	ሺࢀሻ 

De esta manera se calculan los demás tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x). 
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Fuerza cortante (V) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida  con anterioridad  se determina  la  variación de  la  fuerza  cortante  (Vx)  a  lo 

largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܸ௫ሻ ൌ 725.92 െ 162.32 ൌ ૞૟૜. ૟૙ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܸ௫ሻ ൌ 725.92 െ 162.32 െ 189.37 ൌ ૜ૠ૝. ૛૜ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܸ௫ሻ ൌ 725.92 െ 162.32 െ 189.37 െ 216.43 ൌ ૚૞ૠ. ૡ૙ࢍ࢑ 

De esta manera  se calculan  los demás  tramos y  se  trazan en el diagrama de  fuerza cortante 

V(x). 

Momento flector (M) 

A  partir  del  diagrama  de  fuerza  cortante  V(x)  mostrado  (ver  figura  4.50)  y  en  base  a  la 

convención  de  signos  establecida  con  anterioridad  se  determina  la  variación  del momento 

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ563.60ሻ ൌ ૠ૚૙. ૚૝࢓.ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ563.60 ൅ 374.23ሻ ൌ ૚૚ૡ૚. ૟ૠ࢓.ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ563.60 ൅ 374.23 ൅ 157.80ሻ ൌ ૚૜ૡ૙. ૝ૢ࢓.ࢍ࢑ 

De esta manera se calculan  los demás tramos y se trazan en el diagrama de momento flector 

M(x). 

Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.50. 
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Figura 4.50. Diagramas de acciones internas debido a carga 

muerta para viga VM‐1 

En base a  los diagramas anteriores  se determinan  las acciones máximas para  la viga VM – 1 

bajo el efecto de carga muerta: 

ܠ܉ܕۼ ൌ ૠૡ. ૝૞܏ܓሺ۱ሻ 

ܠ܉ܕ܄ ൌ ૟૞૜. ૠૢ܏ܓ 

ܠ܉ܕۻ ൌ ૚૜ૡ૙. ૝ૢܕ.܏ܓ    
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CARGA VIVA 

Las acciones externas debido a carga viva son retomadas del análisis de la sección anterior, se 

resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.51. 

 

Figura 4.51. Cargas viva en viga tipo VM – 1 (12%). 

Similarmente a  la carga muerta se considera  la  inclinación de  la viga y se descomponen estas 

fuerzas en la dirección del eje de la viga y perpendicular a éste, la figura 4.52 muestra como se 

descompone la reacción en el apoyo 6 y la carga viva 6 y 7. 

 

Figura 4.52. Descomposición de fuerzas para 

generar diagramas de acciones internas. 

De la figura anterior resultan las siguientes operaciones: 
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En la dirección x‐x: 

	1	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଵݔܮ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ170.10 ൌ 20.27݇݃ 

	2	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଶݔܮ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ157.50 ൌ 18.77݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݔܴ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ521.85 ൌ 62.18݇݃ 

En la dirección y‐y: 

	1	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଵݕܮ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋170.10ܿ ൌ 168.89݇݃ 

	2	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଶݕܮ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋157.50ܿ ൌ 156.38݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݕܴ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋521.85ܿ ൌ 518.13݇݃ 

Así sucesivamente se continúan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El 

resultado de la descomposición se muestra en la figura 4.53 

 

Figura 4.53. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste. 

Fuerza normal (N) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida con anterioridad se determina la variación de la fuerza normal (Nx) a lo largo 

del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܰ௫ሻ ൌ 48.16 െ 11.26 ൌ ૜૟. ૢ૙ࢍ࢑	ሺࢀሻ 
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2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܰ௫ሻ ൌ 48.16 െ 11.26 െ 12.76 ൌ ૛૝. ૚૝ࢍ࢑	ሺࢀሻ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܰ௫ሻ ൌ 48.16 െ 11.26 െ 12.76 െ 14.26 ൌ ૢ. ૡૡࢍ࢑	ሺࢀሻ 

De esta manera se calculan los demás tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x). 

Fuerza cortante (V) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida  con anterioridad  se determina  la  variación de  la  fuerza  cortante  (Vx)  a  lo 

largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܸ௫ሻ ൌ 401.37 െ 93.83 ൌ ૜૙ૠ. ૞૝ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܸ௫ሻ ൌ 401.37 െ 93.83 െ 106.34 ൌ ૛૙૚. ૛૙ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܸ௫ሻ ൌ 401.37 െ 93.83 െ 106.34 െ 118.85 ൌ ૡ૛. ૜૞ࢍ࢑ 

De esta manera  se calculan  los demás  tramos y  se  trazan en el diagrama de  fuerza cortante 

V(x). 

Momento flector (M) 

A  partir  del  diagrama  de  fuerza  cortante  V(x)  mostrado  (ver  figura  4.54)  y  en  base  a  la 

convención  de  signos  establecida  con  anterioridad  se  determina  la  variación  del momento 

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ307.54ሻ ൌ ૜ૡૠ. ૞૙࢓.ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ307.54 ൅ 201.20ሻ ൌ ૟૝૚. ૙૚࢓.ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ307.54 ൅ 201.20 ൅ 82.35ሻ ൌ ૠ૝૝. ૠૠ࢓.ࢍ࢑ 

De esta manera se calculan  los demás tramos y se trazan en el diagrama de momento flector 

M(x). Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.54.   
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Figura 4.54. Diagramas de acciones internas debido a carga 

viva para viga VM‐1  

En base a  los diagramas anteriores  se determinan  las acciones máximas para  la viga VM – 1 

bajo el efecto de carga viva: 

ܠ܉ܕۼ ൌ ૝૚. ૢ૚܏ܓሺ۱ሻ 

ܠ܉ܕ܄ ൌ ૜૝ૢ. ૛૟܏ܓ 

ܠ܉ܕۻ ൌ ૠ૝૝. ૠૠܕ.܏ܓ     
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CARGA DE VIENTO 

Las  acciones  externas  debido  a  carga  de  viento  son  retomados  del  análisis  de  la  sección 

anterior, se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.55. 

 

Figura 4.55. Cargas de viento en viga tipo VM – 1 (12%). 

Se considera la inclinación de la viga y se descomponen estas fuerzas en la dirección del eje de 

la viga y perpendicular a éste,  la  figura 4.56 muestra como se descompone  la  reacción en el 

apoyo 6 y la carga de viento 6 y 7. 

 

Figura 4.56. Descomposición de fuerzas para 

generar diagramas de acciones internas. 
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De la figura anterior resultan las siguientes operaciones: 

En la dirección x‐x: 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݔܴ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ533.24 െ 111.20cos	ሺ6.84ሻ ൌ 46.88݇݃ ← 

En la dirección y‐y: 

	7	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଻ݕܹ ൌ 177.84݇݃ 

	6	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଺ݕܹ ൌ 163.02݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݕܴ ൌ ሺ6.84ሻݏ݋533.24ܿ ൅ 111.20senሺ6.84ሻ ൌ 542.69݇݃ ↓ 

Así sucesivamente se continúan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El 

resultado de la descomposición se muestra en la figura 4.57. 

Figura 4.57. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste. 

Fuerza normal (N) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida con anterioridad se determina la variación de la fuerza normal (Nx) a lo largo 

del eje de la viga: 

7	݈ܽ	1	݁݀ݏ݁݀	ݏ݋݉ܽݎܶ → ሺܰ௫ሻ ൌ ૝ૠ. ૠ૚ࢍ࢑	ሺ࡯ሻ 
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Se observa que  la  fuerza normal N(x) es constante en  toda  la  longitud de  la viga; se observa 

además que se toma el valor más desfavorable de fuerza normal. 

Fuerza cortante (V) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida  con anterioridad  se determina  la  variación de  la  fuerza  cortante  (Vx)  a  lo 

largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܸ௫ሻ ൌ െ397.57 ൅ 88.92 ൌ െ૜૙ૡ. ૟૞ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܸ௫ሻ ൌ െ397.57 ൅ 88.92 ൅ 103.74 ൌ െ૛૙૝. ૢ૚ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܸ௫ሻ ൌ െ397.57 ൅ 88.92 ൅ 103.74 ൅ 118.56 ൌ െૡ૟. ૜૞ࢍ࢑ 

De esta manera  se calculan  los demás  tramos y  se  trazan en el diagrama de  fuerza cortante 

V(x). 

Momento flector (M) 

A  partir  del  diagrama  de  fuerza  cortante  V(x)  mostrado  (ver  figura  4.70)  y  en  base  a  la 

convención  de  signos  establecida  con  anterioridad  se  determina  la  variación  del momento 

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga: 

6	݋݉ܽݎܶ െ 7 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺെ308.65ሻ ൌ െ૜ૡૡ. ૢ૙࢓.ࢍ࢑ 

5	݋݉ܽݎܶ െ 6 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺെ308.65 െ 204.91ሻ ൌ െ૟૝ૠ. ૙ૢ࢓.ࢍ࢑ 

4	݋݉ܽݎܶ െ 5 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺെ308.65 െ 204.91 െ 86.35ሻ ൌ െૠ૞૞. ૡૢ࢓.ࢍ࢑ 

De esta manera se calculan  los demás tramos y se trazan en el diagrama de momento flector 

M(x). 

Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.58. 
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Figura 4.58. Diagramas de acciones internas debido a carga 

de viento para viga VM‐1  

En base a  los diagramas anteriores  se determinan  las acciones máximas para  la viga VM – 1 

bajo el efecto de carga debido al viento: 

ܠ܉ܕۼ ൌ ૝ૠ. ૠ૚܏ܓሺ۱ሻ 

ܠ܉ܕ܄ ൌ ૜૞ૡ. ૛૞܏ܓ 

ܠ܉ܕۻ ൌ ૠ૞૞. ૡૢܕ.܏ܓ    
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CARGA DE SISMO 

Las  acciones  externas  debido  a  carga  de  sismo  son  retomados  del  análisis  de  la  sección 

anterior, se resumen en la siguiente tabla y se esquematizan en la figura 4.59. 

 

Figura 4.59. Cargas de sismo en viga tipo VM – 1 (15%). 

Se considera la inclinación de la viga y se descomponen estas fuerzas en la dirección del eje de 

la viga y perpendicular a éste,  la  figura 4.60 muestra como se descompone  la  reacción en el 

apoyo A y la carga muerta 1 y 2. 

 

Figura 4.60. Descomposición de fuerzas para generar diagramas de 
acciones internas.
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De la figura anterior resultan las siguientes operaciones: 

En la dirección x‐x: 

	7	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଻ݕܧ ൌ 117.71 cosሺ6.84ሻ ൌ 116.87݇݃ 

	6	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଺ݕܧ ൌ 107.90 cosሺ6.84ሻ ൌ 107.13݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݔܴ ൌ ሺ6.84ሻ݊݁ݏ25.27 ൅ 617.96cos	ሺ6.84ሻ ൌ 616.57݇݃ → 

En la dirección y‐y: 

	7	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଻ݕܧ ൌ 117.71 senሺ6.84ሻ ൌ 14.02݇݃ 

	6	ܽݖݎ݁ݑܨ → ଺ݕܧ ൌ 107.90 senሺ6.84ሻ ൌ 12.86݇݃ 

	6	݊݋ܴ݅ܿܿܽ݁ → ଺ݕܴ ൌ െ25.27ܿݏ݋ሺ6.84ሻ ൅ 617.96senሺ6.84ሻ ൌ 48.54݇݃ ↑ 

Así sucesivamente se continúan calculando todas las fuerzas puntuales que afectan a la viga. El 

resultado de la descomposición se muestra en la figura 4.61 

 

Figura 4.61. Fuerzas a lo largo del eje de la viga y perpendicular a éste. 

Fuerza normal (N) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida con anterioridad se determina la variación de la fuerza normal (Nx) a lo largo 

del eje de la viga: 
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1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܰ௫ሻ ൌ 3.01 ൅ 58.43 ൌ ૟૚. ૝૝ࢍ࢑	ሺࢀሻ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܰ௫ሻ ൌ 3.01 ൅ 58.43 ൅ 68.17 ൌ ૚૛ૢ. ૟૚ࢍ࢑ሺࢀሻ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܰ௫ሻ ൌ 3.01 ൅ 58.43 ൅ 68.17 ൅ 77.91 ൌ ૛૙ૠ. ૞૛ࢍ࢑ሺࢀሻ 

De esta manera se calculan los demás tramos y se trazan en el diagrama de fuerza normal N(x). 

Fuerza cortante (V) 

A partir del diagrama de  carga mostrado en  la  figura anterior  y en base a  la  convención de 

signos establecida  con anterioridad  se determina  la  variación de  la  fuerza  cortante  (Vx)  a  lo 

largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺܸ௫ሻ ൌ 25.09 െ 7.01 ൌ ૚ૡ. ૙ૡࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺܸ௫ሻ ൌ 25.09 െ 7.01 െ 8.18 ൌ ૢ. ૢ૙ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺܸ௫ሻ ൌ 25.09 െ 7.01 െ 8.18 െ 9.35 ൌ ૙. ૞૞ࢍ࢑ 

De esta manera  se calculan  los demás  tramos y  se  trazan en el diagrama de  fuerza cortante 

V(x). 

Momento flector (M) 

A  partir  del  diagrama  de  fuerza  cortante  V(x)  mostrado  (ver  figura  4.74)  y  en  base  a  la 

convención  de  signos  establecida  con  anterioridad  se  determina  la  variación  del momento 

flector (Mx) a lo largo del eje de la viga: 

1	݋݉ܽݎܶ െ 2 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ18.08ሻ ൌ ૛૛. ૠૡ࢓.ࢍ࢑ 

2	݋݉ܽݎܶ െ 3 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ18.08 ൅ 9.90ሻ ൌ ૜૞. ૛૞࢓.ࢍ࢑ 

3	݋݉ܽݎܶ െ 4 → ሺ௫ሻܯ ൌ 1.26 ൈ ሺ18.08 ൅ 9.90 ൅ 0.55ሻ ൌ ૜૞. ૢ૞࢓.ࢍ࢑ 

De esta manera se calculan  los demás tramos y se trazan en el diagrama de momento flector 

M(x). Todos los diagramas son mostrados en la figura 4.62.   



246 
 

 

 

 

Figura 4.62. Diagramas de acciones internas debido a carga 

de sismo para viga VM‐1  

En base a  los diagramas anteriores  se determinan  las acciones máximas para  la viga VM – 1 

bajo el efecto de carga debido a sismo: 

ܠ܉ܕۼ ൌ ૝ૢૢ. ૟ૢ܏ܓሺ܂ሻ 

ܠ܉ܕ܄ ൌ ૜૝. ૞૛܏ܓ 

ܠ܉ܕۻ ൌ ૜૞. ૢ૞ܕ.܏ܓ    
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En resumen las acciones internas generadas por las cargas externas actuantes sobre la viga tipo 

VM‐1 son mostradas en la siguiente tabla:  

VIGA TIPO VM ‐ 1

Claro = 7.50 m

Pendiente=  12  % 

Fuerza Normal Máxima (N) 

Muerta  ‐78.45 kg 

Viva  ‐41.91 kg 

Viento  ‐47.71 kg 

Sismo  499.69 kg 

Fuerza Cortante Máxima (V) 

Muerta  653.79 kg 

Viva  349.26 kg 

Viento  ‐358.25 kg 

Sismo  34.52 kg 

Momento Flector Máximo (m) 

Muerta  1380.49 kg.m

Viva  744.77 kg.m

Viento  ‐755.89 kg.m

Sismo  35.95 kg.m

Se procede de igual manera el análisis para las vigas restantes: VM – 2 y VM – 3, y se resumen 

los resultados de las acciones internas máximas para cada una de las vigas en a siguiente tabla: 

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN VIGAS DE ALMA ABIERTA 

VIGA DE ALMA 

ABIERTA TIPO 
ACCIONES INTERNAS 

EVENTO EXTERNO (CARGA) 

MUERTA  VIVA  VIENTO  SISMO 

VM‐1 

Nmax (kg)  = ‐78.45  ‐41.91  ‐47.71  499.69 

Vmax (kg)  = 653.79  349.26  358.25  34.52 

Mmax (kg.m)  = 1380.49  744.77  ‐755.89  35.95 

VM‐2 

Nmax (kg)  = ‐204.81  ‐75.91  ‐82.14  1147.03 

Vmax (kg)  = 1706.57  632.62  ‐811.35  73.71 

Mmax (kg.m)  = 6766.16  2508.13  ‐3161.20  292.27 

VM‐3 

Nmax (kg)  = ‐243.51  ‐112.59  ‐99.91  999.16 

Vmax (kg)  = 1623.41  750.71  ‐961.72  87.69 

Mmax (kg.m)  = 4929.33  2279.46  ‐2913.14  226.20 
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De esta manera finaliza el análisis de acciones  internas para vigas de alma abierta, para  luego 

proceder  con  el  análisis  de  acciones  internas  para  armaduras  y  posteriormente  el  diseño 

estructural de cada uno de estos elementos. 

Armadura 

Las condiciones del análisis de  la armadura, que está conformada por elementos prismáticos 

conectados  entre  sí  por  conexiones  sin  transmisión  de momentos,  es  decir  conexiones  de 

pasador,  lo  cual  implica que  solo  se  transmite  cargas axiales de  tensión  y  compresión entre 

ellos. 

Además se analiza el elemento como simplemente apoyado, en un extremo articulado y en el 

otro extremo con apoyo de rodo. Se muestra en  la figura 4.76  las condiciones de apoyo de  la 

armadura y la convención de signos, que se mantiene constante al igual en los otros elementos, 

hacia  abajo  positivo  y  hacia  arriba  negativos,  ya  en  el  análisis  de  los  elementos  que  la 

componen, se considera la tensión positiva y la compresión negativa. 

 

 

Figura 4.63. Condición de apoyo de la armadura. 

La determinación de las acciones internas se puede realizar por dos métodos diferentes como 

se mencionó  en  el  capítulo  III:  el método  de  los  nudos  y  el método  de  las  secciones,  para 

esquematizar  la  forma  de  cálculo  de  las  fuerzas  internas  en  los  elementos  se  presentan  a 

continuación en el nudo de la armadura para analizar (Figura 4.63).  
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Figura 4.64 Análisis de fuerzas internas por carga muerta en el nudo A de la armadura. 

Para poder determinar la magnitud de las cargas en las barras AB y AC se utiliza el método de 

los  nudos,  la  dirección  de  las  acciones,  por  considerarse  conexiones  articuladas  están  en  la 

misma dirección de  las barras, ya que actúan en tensión o compresión (únicamente esfuerzos 

axiales).  En  la  figura  4.64  se muestra  el Diagrama  de  Cuerpo  Libre  del  nudo A,  para  poder 

visualizar el equilibrio que se genera también en el nudo del cual también es posible obtener 

las fuerzas internas de cada uno de los elementos. 

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A: 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஺஼ sin ߠ െ ݃ܭ	327.28 ൅ ݃ܭ	2204.75 ൌ 0 

஺஼ܨ ൌ
2204.75 െ 327.28

sin ߠ
 

Utilizando todos los decimales: 

࡯࡭ࡲ ൌ ૛૙૚૚૜. ૢ૞	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

Dado  el  signo  de  la  fuerza,  se  confirma  que  la  dirección  asumida  es  la  correcta  y  que  el 

miembro está en compresión. 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஺஼ܨ cos ߠ ൅ ஺஻ܨ ൌ 0 

஺஻ܨ ൌ െܨ஺஼ cos ߠ ൌ െ20113.95	݃ܭ	 cos  	ߠ

࡮࡭ࡲ ൌ െ	૛૙૙૛૟. ૚૝	ࢍࡷ ൌ ૛૙૙૛૟. ૚૝	ࢍࡷ	ሺࢀሻ 
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En el miembro AB la fuerza es contraria a la dirección que se asumió inicialmente, por lo tanto 

se verifica que el elemento analizado se encuentra sometido a tensión axial. 

Así mismo evaluamos  los otros nudos, en  la  figura 4.65  se muestra  las  fuerzas que  llegan al 

nudo C y las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo. 

 

 

Figura 4.65. Nudo C en armadura, concurrencia de tres barras, cargas muertas.

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஼ாܨ cos ߠ െ ஺஼ܨ cos ߠ ൌ 0 

஼ாܨ ൌ  	஺஼ܨ

ࡱ࡯ࡲ ൌ ૛૙૚૚૜. ૢ૞	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

Tal como se demuestra en el anterior cálculo, el equilibrio de fuerzas en la dirección horizontal 

nos indica que la fuerza interna del elemento CE es igual en magnitud a la del elemento AC. 
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൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஼ா sin ߠ ൅ ஺஼ܨ sin ߠ ൅ ஻஼ܨ െ ݃ܭ	272.73 ൌ 0 

࡯࡮ࡲ ൌ ૛ૠ૛. ૠ૜	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

Es  posible  generar  una  tabla  auxiliar  para  determinar  las magnitudes  de  cada  uno  de  los 

elementos, basados en los conceptos de estática, con los cuales se han realizado los cálculos en 

los nudos A y C, a continuación se muestra  la tabla 4.15 es un resumen, en  la cual existe una 

variación en algunos elementos por  centésimas debido a  las aproximaciones que  se  realizan 

con el  fin de obtener  los resultados de  los cálculos; el signo negativo  indica que el elemento 

está en compresión. 

 

 

Tabla 4.15 Resumen de acciones internas de la armadura en los elementos debido a cargas 
muertas. 

 

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)

AB 20026.17 LO 4109.78

AC ‐20113.98 MO ‐14757.14

BC ‐272.73 NO ‐2205.47

BD 18571.61 NP 8316.12

BE 1479.91 NQ 3675.78

CE ‐20113.98 OQ ‐11306.1

DE ‐354.54 PQ ‐2147.98

DF 17311 PR 5770.36

DG 1309.51 PS 3330.87

EG ‐18653.04 QS ‐8352.58

FG ‐400.01 RS ‐2072.97

FH 16244.3 RT 3559.19

FI 1139.24 RU 3030.92

GI ‐17386.91 SU ‐5795.66

HI ‐409.11 TU ‐1974.77

HJ 15371.53 TV 1644.26

HK 963.9 TW 2750.76

IK ‐16315.53 UW ‐3574.8

JK ‐381.84 VW ‐1849.8

JL 14692.71 VX 0

JM 778.85 VY 2474.94

KM ‐15438.94 WY ‐1651.47

LM ‐2254.86 XY ‐4564.75

LN 11256.74
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Las cargas vivas son en dirección  iguales a  las cargas muertas, debido a que son cargas en  la 

misma  dirección  vertical,  a  continuación  se  ejemplifica  la  metodología  de  cálculo  de  las 

acciones internas en los elementos debido a cargas vivas. 

   

Figura 4.66. Diagrama de cuerpo libre de nudo A, cargas vivas. 

De la figura 4.66 vemos que la fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el 

nudo A: 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஺஼ sin ߠ െ ݃ܭ	136.35 ൅ ݃ܭ	954.66 ൌ 0 

஺஼ܨ ൌ
954.66 െ 136.35

sin ߠ
 

࡯࡭ࡲ ൌ ૡૠ૟ૠ. ૟૜	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 
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ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஺஼ܨ cos ߠ ൅ ஺஻ܨ ൌ 0 

஺஻ܨ ൌ െܨ஺஼ cos ߠ ൌ െ8767.63	݃ܭ	 cos  	ߠ

࡮࡭ࡲ ൌ െ	ૡૠ૛ૢ. ૜૞	ࢍࡷ ൌ ૡૠ૛ૢ. ૜૞	ࢍࡷ	ሺࢀሻ 

Así mismo evaluamos  los otros nudos, en  la  figura 4.67  se muestra  las  fuerzas que  llegan al 

nudo C y las fuerzas que es posible evaluar en el mismo. 

 

Figura 4.67. Diagrama de cuerpo libre de nudo C, cargas vivas. 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஼ாܨ cos ߠ െ ஺஼ܨ cos ߠ ൌ 0 

஼ாܨ ൌ  	஺஼ܨ

ࡱ࡯ࡲ ൌ ૡૠ૟ૠ. ૟૜		ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 
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Tal como se demuestra en el anterior cálculo, el equilibrio de fuerzas en la dirección horizontal 

nos indica que la fuerza interna del elemento CE es igual en magnitud a la del elemento AC. 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஼ா sin ߠ ൅ ஺஼ܨ sin ߠ ൅ ஻஼ܨ െ ݃ܭ	272.73 ൌ 0 

࡯࡮ࡲ ൌ ૚૚૜. ૟૜	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

A continuación se muestra en resumen  la tabla 4.16 donde se muestran  las acciones  internas 

que se generan en cada uno de  los miembros de  las armaduras debido a  las cargas vivas, de 

igual  forma que en ejemplo de  las  cargas muertas, el  signo negativo  indica que el elemento 

está en compresión y el signo positivo que el elemento se encuentra sometido a esfuerzos de 

tensión. 

 

 

Tabla 4.16 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas vivas. 

 

Para  el  análisis  de  las  cargas  de  viento,  es  importante  tomar  en  cuenta  la  dirección  de  las 

cargas,  con  el  fin  de  determinar  las  fuerzas  internas  en  los  miembros  de  la  armadura,  a 

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)

AB 8729.35 LO 1844.01

AC ‐8767.63 MO ‐6535.45

BC ‐113.63 NO ‐980.82

BD 8123.32 NP 3657.47

BE 616.59 NQ 1634.71

CE ‐8767.63 OQ ‐4987.01

DE ‐147.71 PQ ‐949.12

DF 7598.12 PR 2532.59

DG 545.59 PS 1471.8

EG ‐8158.94 QS ‐3673.51

FG ‐166.66 RS ‐911.84

FH 7153.7 RT 1559.95

FI 474.64 RU 1333.22

GI ‐7631.43 SU ‐2543.69

HI ‐170.54 TU ‐866.11

HJ 6789.87 TV 720.09

HK 401.81 TW 1206.45

IK ‐7185.07 UW ‐1566.79

JK ‐159.16 VW ‐810.1

JL 6506.92 VX 0

JM 324.65 VY 1083.88

KM ‐6819.65 WY ‐723.25

LM ‐1011.73 XY ‐1813.96

LN 4965.24
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continuación, en  la  figura 4.68 se muestra el diagrama de cuerpo  libre del nudo A, donde se 

concurren  las  fuerzas externas de  la  reacción en el apoyo y  la carga externa que  llega a éste 

punto de los elementos secundarios, además de las acciones internas que equilibran el sistema, 

es  importante  tomar en cuenta que  la  fuerza que recibe en el apoyo debido a  los elementos 

secundarios es siempre perpendicular al elemento que carga. 

 

 
Figura 4.68. Diagrama de cuerpo libre de nudo A, cargas de viento. 

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A: 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஺஼ sin ߠ െ ݃ܭ	1192.92 ൅ ݃ܭ	184.81 cos ߠ ൌ 0 

஺஼ܨ ൌ
݃ܭ	184.81 cos ߠ െ ݃ܭ	1192.92

sin ߠ
 

Utilizando todos los decimales: 

࡯࡭ࡲ ൌ െ૚૙૟ૢ૚. ૝ૡ	ࢍࡷ ൌ ૚૙૟ૢ૚. ૝ૡ	ࢍࡷ	ሺࢀሻ 
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Dado el signo de la fuerza, implica que la dirección asumida no es la correcta y que el miembro 

está en tensión. 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஺஼ܨ cos ߠ ൅ ஺஻ܨ ൅ ݃ܭ	184.81 sin ߠ െ ݃ܭ	325.39 ൌ 0 

஺஻ܨ ൌ ݃ܭ	325.39 െ ݃ܭ	184.81 sin ߠ െ ஺஼ܨ cos  ߠ

஺஻ܨ ൌ ݃ܭ	325.39 െ ݃ܭ	184.81 sin ߠ െ ሺെ10691.48 cos  ሻߠ

࡮࡭ࡲ ൌ ૚૙ૢ૞૛. ૢ૟	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

En el miembro AB la fuerza la dirección que se asumió inicialmente es correcta, por lo tanto se  

verifica que el elemento analizado se encuentra sometido a compresión axial. 

Así mismo evaluamos  los otros nudos, en  la  figura 4.69  se muestra  las  fuerzas que  llegan al 

nudo C y las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo. 

 
Figura 4.69. Diagrama de cuerpo libre de nudo C, cargas de viento. 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 
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஼ாܨ cos ߠ ൅ 154.01 sin ߠ ൅ ஺஼ܨ cos ߠ ൌ 0 

஼ாܨ ൌ
െܨ஺஼ cos ߠ െ 154.01 sin ߠ

cos ߠ
ൌ
െ10691.48 cos θ െ 154.01 sin ߠ

cos ߠ
	 

ࡱ࡯ࡲ ൌ െ૚૙ૠ૙૞. ૢ૙		ࢍࡷ ൌ ૚૙ૠ૙૞. ૢ૙		ࢍࡷ	ሺࢀሻ 

La  fuerza  interna  en  el  elemento  BC  se  determina  por  la  sumatoria  de  fuerzas  verticales, 

asumiendo las fuerzas hacia arriba positivas y negativas en sentido contrario, además tomando 

en cuenta la dirección verdadera de la fuerza interna determinada para el elemento CE. 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஼ா sin ߠ െ ஺஼ܨ sin ߠ ൅ ஻஼ܨ ൅ ݃ܭ	154.01 cos ߠ ൌ 0 

஻஼ܨ ൌ ஼ாܨ sin ߠ ൅ ஺஼ܨ sin ߠ ൅ ݃ܭ	154.01 cos  ߠ

஻஼ܨ ൌ െ10705.90 sin ߠ ൅ 10691.48 sin ߠ െ ݃ܭ	154.01 cos  ߠ

࡯࡮ࡲ ൌ െ૚૞૝. ૟ૢ	ࢍࡷ ൌ ૚૞૝. ૟ૢ	ࢍࡷ	ሺࢀሻ 

 

Tabla 4.17 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas de viento. 

 

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)

AB ‐10952.96 LO ‐2192.48

AC 10691.48 MO 7791.9

BC 154.69 NO 1185.76

BD ‐10127.97 NP ‐4514

BE ‐839.37 NQ ‐1976.27

CE 10705.9 OQ 5965.26

DE 201.09 PQ 1161.29

DF ‐9412.98 PR ‐3137.66

DG ‐742.73 PS ‐1800.81

EG 9888.83 QS 4388.85

FG 226.87 RS 1125.06

FH ‐8808 RT ‐1937.59

FI ‐646.12 RU ‐1644.97

GI 9179.37 SU 3015.13

HI 232.02 TU 1074.43

HJ ‐8313.03 TV ‐895.72

HK ‐546.66 TW ‐1496.62

IK 8577.5 UW 1815.57

JK 216.55 VW 1007.69

JL ‐7928.04 VX 0

JM ‐441.71 VY ‐1348.24

KM 8083.24 WY 772.01

LM 1202.92 XY 2292.66

LN ‐6095.02
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De  igual  forma para el análisis de  las  fuerzas  internas en  los elementos debidos a  las cargas 

sísmicas,  también  es  importante  conocer  que  las  fuerzas  externas  transmitidas  por  los 

elementos  secundarios  tienen  una  sola  componente  en  la  dirección  horizontal  (eje  X),  a 

continuación se muestra en  la  fig. 4.70 el diagrama de cuerpo  libre del nudo A, en el cual se 

muestra  la  reacción en el apoyo debido a  las cargas de sismo y  la carga externa que  llega al 

mismo de los elementos secundarios. 

 

 
Figura 4.70. Diagrama de cuerpo libre de nudo A. 

La fuerza en el elemento AC es determinada por el equilibrio en el nudo A: 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஺஼ sin ߠ െ ݃ܭ	154.06 ൌ 0 

஺஼ܨ ൌ
െ154.06	݃ܭ

sin ߠ
 

࡯࡭ࡲ ൌ െ૚૟૞૙. ૞૛	ࢍࡷ ൌ ૚૟૞૙. ૞૛	ࢍࡷ	ሺࢀሻ 
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ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஺஼ܨ cos ߠ ൅ ஺஻ܨ ൅ ݃ܭ	2437.02 െ ݃ܭ	117.82 ൌ 0 

஺஻ܨ ൌ െ2437.02	݃ܭ െ ஺஼ܨ cos ߠ ൅  ݃ܭ	117.82

஺஻ܨ ൌ െ2437.02	݃ܭ െ ሺെ1650.52	݃ܭ cos ሻߠ ൅  ݃ܭ	117.82

࡮࡭ࡲ ൌ െ૟ૠ૞. ૡૡ	ࢍࡷ ൌ ૟ૠ૞. ૡૡ	ࢍࡷሺࢀሻ 

En el miembro AB la dirección que se asumió inicialmente es incorrecta, por lo tanto se verifica 

que el elemento analizado se encuentra sometido a tensión axial. 

Así mismo evaluamos  los otros nudos, en  la  figura 4.71  se muestra  las  fuerzas que  llegan al 

nudo C y las fuerzas que son posibles evaluar en el mismo. 

 

Figura 4.71. Diagrama de cuerpo libre de nudo C. 

ߠ ൌ tanିଵሺ1.80 19.20⁄ ሻ ൎ 5.35° 

ା
→෍ܨ௫ ൌ 0 

஼ாܨ cos ߠ െ ݃ܭ	98.18 ൅ ஺஼ܨ cos ߠ ൌ 0 
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஼ாܨ ൌ
஺஼ܨെ݃ܭ	98.18 cos ߠ

cos ߠ
ൌ
݃ܭ	98.18 െ 1650.52 cos ߠ

cos ߠ
	 

ࡱ࡯ࡲ ൌ െ૚૞૞૚. ૢ૚		ࢍࡷ ൌ ૚૞૞૚. ૢ૚		ࢍࡷ	ሺࢀሻ 

La  fuerza  interna  en  el  elemento  BC  se  determina  por  la  sumatoria  de  fuerzas  verticales, 

asumiendo las fuerzas hacia arriba positivas y negativas en sentido contrario, además tomando 

en cuenta la dirección verdadera de la fuerza interna determinada para el elemento CE. 

൅↑෍ܨ௬ ൌ 0 

െܨ஼ா sin ߠ െ ஺஼ܨ sin ߠ ൅ ஻஼ܨ ൌ 0 

஻஼ܨ ൌ ஼ாܨ sin ߠ ൅ ஺஼ܨ sin  ߠ

஻஼ܨ ൌ െ1551.91 sin ߠ ൅ 1650.52 sin  ߠ

࡯࡮ࡲ ൌ ૢ. ૛૙	ࢍࡷ	ሺ࡯ሻ 

Dado  el  signo  de  la  fuerza,  se  confirma  que  la  dirección  asumida  es  la  correcta  y  que  el 

miembro está sometido a esfuerzos de tensión. 

 

Tabla 4.18 Resumen de acciones internas en los elementos debido a cargas de viento. 

 

BARRA ACCION INTERNA (Kg) BARRA ACCION INTERNA (Kg)

AB 675.88 LO 138.71

AC 1650.52 MO 835.21

BC ‐9.2 NO ‐74.43

BD 626.79 NP 280.67

BE 49.95 NQ 124.06

CE 1551.91 OQ 853.07

DE ‐11.97 PQ ‐72.49

DF 584.25 PR 194.75

DG 44.2 PS 112.42

EG 1522.32 QS 873.86

FG ‐13.5 RS ‐69.96

FH 548.25 RT 120.12

FI 38.45 RU 102.29

GI 1505.89 SU 900.98

HI ‐13.81 TU ‐66.65

HJ 518.79 TV 55.49

HK 32.53 TW 92.84

IK 1502.59 UW 936.49

JK ‐12.89 VW ‐62.43

JL 495.88 VX 0

JM 26.29 VY 83.53

KM 1512.45 WY 981.67

LM ‐76.1 XY ‐154.06

LN 379.91
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Las tablas mostradas anteriormente resumen las fuerzas internas que se generan en cada uno 

de  los  elementos  de  la  armadura  debido  a  las  diferentes  cargas  a  las  que  se  encuentra 

sometida toda la estructura de techos, como vemos éste último elemento analizado represente 

al último nivel al que  llega el bajado de cargas de  la estructura de  techos, por  tanto en éste 

punto  concluye  el  análisis  de  los  elementos,  para  poder  en  base  a  toda  esta  información, 

realizar el diseño de los diferentes elementos que conforman la estructura. 

Como  resumen  final  se  muestra  a  continuación  la  tabla  4.19  donde  se  colocan  todos  los 

elementos con las fuerzas  internas que se generan en cada uno de ellos debido a las acciones 

externas que sobre ellos están, en donde como se ha mencionado en  los ejemplos mostrados 

anteriormente,  los signos negativos  implica que se genera en  los elementos acciones  internas 

de compresión y el signo positivo indica que se genera acciones internas de tensión.    
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Tabla 4.19 Resumen de acciones internas en los elementos debido a las cargas en la 

estructura. 

FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA ARMADURA

BARRA MUERTA VIVA VIENTO SISMO POSICION

AB 20026.17 8729.35 ‐10952.96 675.88 CUERDA INFERIOR

AC ‐20113.98 ‐8767.63 10691.48 1650.52 CUERDA SUPERIOR

BC ‐272.73 ‐113.63 154.69 ‐9.2 VERTICAL

BD 18571.61 8123.32 ‐10127.97 626.79 CUERDA INFERIOR

BE 1479.91 616.59 ‐839.37 49.95 DIAGONAL

CE ‐20113.98 ‐8767.63 10705.9 1551.91 CUERDA SUPERIOR

DE ‐354.54 ‐147.71 201.09 ‐11.97 VERTICAL

DF 17311 7598.12 ‐9412.98 584.25 CUERDA INFERIOR

DG 1309.51 545.59 ‐742.73 44.2 DIAGONAL

EG ‐18653.04 ‐8158.94 9888.83 1522.32 CUERDA SUPERIOR

FG ‐400.01 ‐166.66 226.87 ‐13.5 VERTICAL

FH 16244.3 7153.7 ‐8808 548.25 CUERDA INFERIOR

FI 1139.24 474.64 ‐646.12 38.45 DIAGONAL

GI ‐17386.91 ‐7631.43 9179.37 1505.89 CUERDA SUPERIOR

HI ‐409.11 ‐170.54 232.02 ‐13.81 VERTICAL

HJ 15371.53 6789.87 ‐8313.03 518.79 CUERDA INFERIOR

HK 963.9 401.81 ‐546.66 32.53 DIAGONAL

IK ‐16315.53 ‐7185.07 8577.5 1502.59 CUERDA SUPERIOR

JK ‐381.84 ‐159.16 216.55 ‐12.89 VERTICAL

JL 14692.71 6506.92 ‐7928.04 495.88 CUERDA INFERIOR

JM 778.85 324.65 ‐441.71 26.29 DIAGONAL

KM ‐15438.94 ‐6819.65 8083.24 1512.45 CUERDA SUPERIOR

LM ‐2254.86 ‐1011.73 1202.92 ‐76.1 VERTICAL

LN 11256.74 4965.24 ‐6095.02 379.91 CUERDA INFERIOR

LO 4109.78 1844.01 ‐2192.48 138.71 DIAGONAL

MO ‐14757.14 ‐6535.45 7791.9 835.21 CUERDA SUPERIOR

NO ‐2205.47 ‐980.82 1185.76 ‐74.43 VERTICAL

NP 8316.12 3657.47 ‐4514 280.67 CUERDA INFERIOR

NQ 3675.78 1634.71 ‐1976.27 124.06 DIAGONAL

OQ ‐11306.1 ‐4987.01 5965.26 853.07 CUERDA SUPERIOR

PQ ‐2147.98 ‐949.12 1161.29 ‐72.49 VERTICAL

PR 5770.36 2532.59 ‐3137.66 194.75 CUERDA INFERIOR

PS 3330.87 1471.8 ‐1800.81 112.42 DIAGONAL

QS ‐8352.58 ‐3673.51 4388.85 873.86 CUERDA SUPERIOR

RS ‐2072.97 ‐911.84 1125.06 ‐69.96 VERTICAL

RT 3559.19 1559.95 ‐1937.59 120.12 CUERDA INFERIOR

RU 3030.92 1333.22 ‐1644.97 102.29 DIAGONAL

SU ‐5795.66 ‐2543.69 3015.13 900.98 CUERDA SUPERIOR

TU ‐1974.77 ‐866.11 1074.43 ‐66.65 VERTICAL

TV 1644.26 720.09 ‐895.72 55.49 CUERDA INFERIOR

TW 2750.76 1206.45 ‐1496.62 92.84 DIAGONAL

UW ‐3574.8 ‐1566.79 1815.57 936.49 CUERDA SUPERIOR

VW ‐1849.8 ‐810.1 1007.69 ‐62.43 VERTICAL

VX 0 0 0 0 CUERDA INFERIOR

VY 2474.94 1083.88 ‐1348.24 83.53 DIAGONAL

WY ‐1651.47 ‐723.25 772.01 981.67 CUERDA SUPERIOR

XY ‐4564.75 ‐1813.96 2292.66 ‐154.06 VERTICAL
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4.4.2. ETAPA DE DISEÑO ESTRUCTURAL. 

Luego  de  obtener  las  acciones  internas  sobre  los  elementos  secundarios  y  primarios  de  la 

estructura  de  techo  a  través  de  un  análisis  estructural,  se  procede  a  realizar  el 

dimensionamiento o diseño en dichos elementos. En éste ejemplo se divide el diseño primero 

para elementos secundarios y luego para elementos primarios. 

4.4.2.1. Diseño estructural de elementos secundarios 

Los elementos  secundarios en éste ejemplo  son  tipo polín espacial y  según  lo descrito en el 

capítulo  III se diseñan  los miembros que componen a éste elemento; estos miembros son:  la 

cuerda superior, cuerda  inferior, celosía  lateral y celosía superior. A continuación se detallan 

los cálculos correspondientes al dimensionamiento de los polines espaciales P‐1 y P‐2. 

 Larguero tipo P‐1 

Antes de  iniciar por completo con  los cálculos para el diseño del polín tipo P‐1 definido en  la 

etapa  conceptual  es  conveniente  realizar  serie  de  cálculos  geométricos  para  definir  las 

dimensiones generales del elemento en base al predimensionamiento efectuado en  la etapa 

conceptual;  éstas  dimensiones  sirven  posteriormente  para  las  ecuaciones  de  diseño, 

especialmente para definir longitudes no arriostradas los miembros a compresión. 
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GEOMETRIA DEL ELEMENTO 

 

 

Figura 4.72. Ubicación y dimensiones preliminares del polín tipo P‐1. 

 Las dimensiones principales del polín tipo P‐1 se muestran en la figura 4.72. Estás dimensiones 

son: 

 Peralte  de  la  sección  (d):  El  peralte  de  la  sección  es  el  establecido  en  la  etapa  de 

predimensionamiento de la etapa conceptual: 

ó݊݅ܿܿ݁ݏ	݈ܽ	݁݀	݁ݐ݈ܽݎ݁ܲ → ݀ ൌ ૙. ૛૞࢓ ൌ ૢ. ૡ૝ࢍ࢒࢛࢖ 

 Ancho de la sección (b): El ancho de la sección del polín se establece a partir del peralte 

del  polín;  con  el  fin  de  proporcionar  un  ancho  adecuado  se  considera  un  60%  del 

peralte. 

݊݋݅ܿܿ݁ݏ	݈ܽ	݁݀	݋݄ܿ݊ܣ → ܾ ൌ
3
5
݀ ൌ

3
5
ሺ0.25ሻ ൌ ૙. ૚૞࢓ ൌ ૞. ૢ૚ࢍ࢒࢛࢖ 
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 Longitud  entre  cuerdas en el plano de  la  celosía  lateral  (Lv): está es  la  longitud que 

representa  el  largo  de  la  celosía  en  la  sección  transversal  y  es  la  separación  de  las 

cuerdas superior e inferior en el plano de la celosía. Se calcula según la geometría de la 

sección. 

ݒܮ ൌ ඨ൬
ܾ
2
൰
ଶ

൅ ݀ଶ ൌ ඥ0.075ଶ ൅ 0.25ଶ ൌ ૙. ૛૟૚࢓ ൌ ૚૙. ૛ૠࢍ࢒࢛࢖ 

 Longitud de  la celosía  lateral entre cuerdas  (Lc): es  la  longitud de  la celosía entre  las 

cuerdas  y  depende  de  la  inclinación  θ.  Como  se  describe  en  el  capítulo  III  es 

conveniente  una  inclinación  θ  de  60  grados.  De  esta  manera  se  calcula  por 

trigonometría: 

ܿܮ ൌ
ݒܮ

ሻߠሺ݊݁ݏ
ൌ
0.261
60݊݁ݏ

ൌ ૙. ૜૙૚࢓ ൌ ૚૚. ૡ૟ࢍ࢒࢛࢖ 

 Longitud entre dos nudos de la celosía con la cuerda (L1): está es la distancia entre dos 

puntos consecutivos de  la cuerda en  los cuales se conectan  las cuerdas con  la celosía. 

En éste caso como  la  inclinación es de 60º  la  longitud L1 es  igual a  la  longitud Lc de  la 

celosía: 

ݏ݋݀ݑ݊	݁ݎݐ݊݁	݀ݑݐ݅݃݊݋ܮ → ଵܮ ൌ ܿܮ ൌ ૙. ૜૙૚࢓ ൌ ૚૚. ૡ૟ࢍ࢒࢛࢖ 

Con la geometría del larguero establecida se procede al cálculo de diseño según la filosofía de 

factores de carga y resistencia última (LRFD) expuesta en el capítulo III.  

La lógica a seguir es dimensionar los miembros del larguero, ya que en cada uno domina en el 

diseño una acción interna diferente. A partir de las consideraciones expuestas en el capítulo III 

se muestra  a  continuación  el  cálculo del diseño del polín  tipo  P‐1.  En  resumen  las  acciones 

internas del polín tipo P‐1 para cada evento externo se muestra en la tabla 4.20. 

LARGUERO 

TIPO 

ACCIONES 

INTERNAS 

EVENTO EXTERNO (CARGA) 

MUERTA VIVA VIENTO  SISMO

P ‐ 1  Mmax (kg.m) = 348.33 177.19 ‐208.41  0

Vmax (kg)  = 185.78 94.50 ‐111.15  0
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DISEÑO POR FLEXIÓN 

Para seguir  la filosofía de diseño se deben factorizar  las cargas de servicio y combinarlas para 

generar  diferentes  condiciones  que  sean  críticas  según  la  Especificación  AISC  2005.  Las 

combinaciones se muestran a continuación para la acción interna de momento flector. 

a) Combinaciones de carga 

1.4ሺ348.33ሻ																																						ܦ1.4 (1 																																																									ൌ .	݃ܭ	312.10 ݉ 

ܦ1.2 (2 ൅ 1.2ሺ348.33ሻ																						ܮ0.5	 ൅ 	0.5ሺ177.19ሻ 																												ൌ  ݉.	݃ܭ	324.22

ܦ1.2 (3 ൅ 	ܮ1.6	 ൅ 0.8ܹ					1.2ሺ348.33ሻ ൅ 1.6ሺ177.19ሻ ൅ 0.8ሺെ208.41ሻ ൌ  ݉.	݃ܭ324.25

ܦ1.2 (4 ൅ 	1.6ܹ	 ൅ 1.2ሺ348.33ሻ					ܮ0.5 ൅ 1.6ሺെ208.41ሻ ൅ 0.5ሺ177.19ሻ ൌ  ݉.	݃ܭ110.81

ܦ1.2 (5 ൅ 1.2ሺ348.33ሻ																				ܧ1.4	 ൅ 1.4ሺ0ሻ 																																												ൌ  ݉.	݃ܭ418.00

ܦ1.2 (6 െ 1.2ሺ348.33ሻ																				ܧ1.4	 െ 1.4ሺ0ሻ 																																												ൌ  ݉.	݃ܭ418.00

ܦ0.9 (7 ൅ 	1.6ܹ																					0.9ሺ348.33ሻ ൅ 1.6ሺെ208.41ሻ 																												ൌ  ݉.	݃ܭ19.96

ܦ0.9 (8 െ 	1.6ܹ																				0.9ሺ348.33ሻ െ 1.6ሺെ208.41ሻ 																												ൌ  ݉.	݃ܭ646.95

ܦ0.9 (9 ൅ 0.9ሺ348.33ሻ																						ܧ1.4 ൅ 1.4ሺ0ሻ 																																											ൌ  ݉.	݃ܭ313.50

ܦ0.9 (10 െ 0.9ሺ348.33ሻ																						ܧ1.4 െ 1.4ሺ0ሻ 																																											ൌ  ݉.	݃ܭ313.50

A partir de las combinaciones anteriores se observa que el momento más desfavorable es el de 

la combinación 8), por tanto éste será con el que se diseñe las cuerdas del polín. Nótese que no 

fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo. 

	݋݉݅ݐú݈	݋ݐ݊݁݉݋ܯ ൌ  ݉.	݃ܭ	646.95	

b) Diseño de la cuerda inferior 

La cuerda inferior absorbe en forma de tensión el par interno generado por las cargas externas; 

se  considera entonces que  la  separación de  los  centroides de  las  cuerdas es  igual al peralte 

preliminar, por tanto: 

ݑܶ						 ൌ ݑܥ ൌ
௨ܯ

݀
ൌ 	

646.95
0.25

ൌ ૛૞ૡૠ. ૡ૙	ࢍࡷ	 ൌ ૞. ૠ૚	࢙࢖࢏ࡷ 

Se consideran barras de acero corrugadas con calidad ASTM A615: 

௬݂ ൌ ;݅ݏ40݇ 	 ௨݂ ൌ  ݅ݏ60݇
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Los estados límites de falla a tensión son: 

ଵ݃ܣ															:݈ܽ݉ܽ	݈݁	݊݁	ܽ݅ܿ݊݁ݑ݈ܨ ൌ
ݑܶ
∅௧	݂ݕ

ൌ 	
5.71

0.9	 ൈ 40
ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.159

ଶ݃ܣ									:ܽݐ݁݊	ܽ݁ݎܽ	݈݁	݊݁	ܽݎݑݐ݌ݑܴ ൌ
ݑܶ

∅௧ܷ	݂ݕ
ൌ 	

5.71
0.75 ൈ 90 ൈ 60

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.141

Por tanto el área requerida para tensión es: ݃ܣ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌0.159

Se selecciona una barra corrugada A615 Diámetro ૚ ૛	"	ሺࢍ࡭ ൌ ૙. ૚ૢ૟	⁄  ૛ሻࢍ࢒࢛࢖

Revisión de la esbeltez  

Ser  revisa  la  sección  propuesta  para  soportar  tensión  en  base  al  radio  de  giro menor  de  la 

sección del miembro y la longitud no arriostrada de éste. 

	࢔࢏࢓࢘ ൒ 	
ࡸ

૜૙૙
 

Según la figura (primera) se observa que la longitud no arriostrada de la cuerda inferior es L1. El 

radio de giro menor de una sección circular se calcula de la siguiente manera: 

௠௜௡ݎ ൌ
݀
4
ൌ
ሺ1 2⁄ ሻ

4
ൌ ૙. ૚૛૞	ࢍ࢒࢛࢖ 

Además:  	

ܮ ൌ ଵܮ ൌ  ݈݃ݑ݌11.86

Entonces:  

ܮ
300

ൌ
11.86
300

ൌ ૙. ૙૝	ࢍ࢒࢛࢖ 

Se realiza la revisión: 

݈ݑ݌0.125 ൒ ݈݃ݑ݌0.04	 →  ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯
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c) Diseño de la cuerda superior 

La  cuerda  superior  absorbe en  forma de  compresión el par  interno  generado por  las  cargas 

externas; se considera entonces que  la separación de  los centroides de  las cuerdas es  igual al 

peralte preliminar, por tanto: 

ݑܶ						 ൌ ݑܥ ൌ
௨ܯ

݀
ൌ 	

646.95
0.25

ൌ ૛૞ૡૠ. ૡ૙	ࢍࡷ	 ൌ ૞. ૠ૚	࢙࢖࢏ࡷ 

Se consideran barras de acero corrugadas con calidad ASTM A615: 

௬݂ ൌ ;݅ݏ40݇ 	 ௨݂ ൌ  ݅ݏ60݇

Para determinar  la sección de  las barras de  la cuerda superior se evalúan  las condiciones de 

pandeo local y pandeo total. 

Pandeo local 

Se  revisa  la  capacidad  de  una  barra  de  la  cuerda  superior  para  soportar  compresión  y  su 

pandeo lateral con una longitud no soportada igual a la longitud entre dos puntos consecutivos 

de unión de la cuerda con la celosía (L1). 

 

Figura 4.73. Pandeo local en polín espacial, 

longitud no arriostrada L1. 

Para  simplificar  el  proceso  iterativo  que  resulta  del  diseño  a  compresión  se  considera  el 

esfuerzo de diseño en compresión como: ∅௖ ௖݂௥  ya que el factor de reducción en compresión es 

de  0.85  es  posible  establecer  límites  para  partir  de  ellos  en  el  diseño.  En  éste  ejemplo  se 
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considera un esfuerzo de diseño en  compresión de 0.6 ௬݂ para determinar un área  tentativa 

como primera iteración. 

௚ܣ ൌ
௨ܥ

2ൗ

0.6 ௬݂
 

Nótese que el valor de Cu se reduce a la mitad debido a que la cuerda superior se compone de 

dos barras. Entonces se sustituyen los valores: 

	௢݃ܣ ൌ 	
5.71

2ൗ

0.6	 ൈ 40
ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.119

	∅	݋ݎݐá݉݁݅݀	ܽݎݎܾܽ	݊݋ܿ	݁݊݋݌݋ݎ݌	݁ܵ ൌ 	1 2ൗ "		൫ܣ௚ ൌ  ൯	ଶ݈݃ݑ݌	0.196

													ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 										 ஼ߣ ൌ
݈݇
ߨݎ

ඨ ௬݂

ܧ
	ൌ

ሺ1.0 ൈ 11.86ሻ

0.125 ൈ ߨ
ඨ

40
29000

ൌ 1.12 ൏ 1.5 

																										݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 								 		 ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ೎
మ

௬݂ ൌ ሺ0.658ሻଵ.ଵଶ
మ
ൈ 40 ൌ  ݅ݏ݇	23.66

		ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	݈ܽ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 											 ௗܥ ൌ ∅	 ௥݂ܣ௚ 	ൌ 0.85 ൈ 22.66 ൈ 0.196 ൌ  ݏ݌݅ܭ	3.94

	ࢊ࡯ ൐  ࢛࡯

૜. ૢ૝	࢙࢖࢏࢑ ൐ ݏ݌݅݇	2.86 →  ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Pandeo total 

Se revisa  la capacidad de  las dos barras de  la cuerda superior para soportar compresión y su 

pandeo lateral con una longitud no soportada igual a la separación de las vigas de techo, o a la 

longitud del larguero (L2). Para esto se necesita el área de las dos barras de la celosía y el radio 

de giro resultante del arreglo de la sección del polín. 
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Figura 4.74. Pandeo total en polín espacial, longitud no 

arriostrada L2. 

De manera que para el conjunto de ambas barras se tiene: 

 ݀ݑݐ݅݃݊݋ܮ	݋݊	ܽ݀ܽݐݎ݋݌݋ݏ → ଶܮ ൌ 6.0݉ ൌ  ݈݃ݑ݌236.22

 ܣ ൌ 2 ൈ ଴ܣ ൌ 2 ൈ 0.196 ൌ  ଶ݈݃ݑ݌0.392

 ݎ௬ ൌ ௬ഥݎ ൅
௕

ଶ
ൌ 0.125 ൅ 2.95 ൌ  ݈݃ݑ݌3.08

 

Figura 4.75. Barras de la cuerda superior.

Se procede con el diseño de la cuerda superior: 

				ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 								 ஼ߣ ൌ
ሺ1.0	 ൈ 236.22ሻ

ሺ3.08ߨሻ
ඨ

40
29000

ൌ 0.91 ൏ 1.5 

			݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ೎ ௬݂ 	ൌ 	 ൣሺ0.658ሻ଴.ଽଵ
మ
൧ ൈ ሺ40ሻ ൌ  ݅ݏ݇	28.28

			ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → ௗܥ 	ൌ 0.85	 ൈ 26.42	 ൈ 	0.392 ൌ  ݏ݌݅݇	9.42
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	ࢊ࡯ ൐  ࢛࡯

ૢ. ૝૛࢙࢖࢏࢑	 ൐ ૞. ૠ૚	࢙࢖࢏࢑ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Se selecciona dos barras corrugadas A615 Diámetro ૚ ૛	"	ሺࢍ࡭ ൌ ૙. ૜ૢ૛		⁄  ૛ሻࢍ࢒࢛࢖

DISEÑO POR CORTANTE 

Para seguir  la filosofía de diseño se deben factorizar  las cargas de servicio y combinarlas para 

generar  diferentes  condiciones  que  sean  críticos  según  la  Especificación  AISC  2005.  Las 

combinaciones se muestran a continuación para la acción interna de fuerza cortante. 

a) Combinaciones de carga 

1.4ሺ185.78ሻ																																											ܦ1.4 (1 																																																									ൌ  ݃ܭ	260.09

ܦ1.2 (2 ൅ 1.2ሺ185.78ሻ																												ܮ0.5	 ൅ 	0.5ሺ94.50ሻ 																														ൌ  ݃ܭ	270.19

ܦ1.2 (3 ൅ 	ܮ1.6	 ൅ 0.8ܹ									1.2ሺ185.78ሻ ൅ 1.6ሺ94.50ሻ ൅ 0.8ሺെ111.15ሻ 					ൌ  ݃ܭ285.22

ܦ1.2 (4 ൅ 	1.6ܹ	 ൅ 1.2ሺ185.78ሻ											ܮ0.5 ൅ 1.6ሺെ111.15ሻ ൅ 0.5ሺ94.50ሻ 					ൌ  ݃ܭ92.35

ܦ1.2 (5 ൅ 1.2ሺ185.78ሻ																										ܧ1.4	 ൅ 1.4ሺ0ሻ 																																									ൌ  	݃ܭ222.94

ܦ1.2 (6 െ 1.2ሺ185.78ሻ																											ܧ1.4	 െ 1.4ሺ0ሻ 																																									ൌ  	݃ܭ222.94

ܦ0.9 (7 ൅ 	1.6ܹ																									0.9ሺ185.78ሻ ൅ 1.6ሺെ111.15ሻ 																												ൌ  	݃ܭ10.64

ܦ0.9 (8 െ 	1.6ܹ																									0.9ሺ185.78ሻ െ 1.6ሺെ111.15ሻ 																												ൌ  	݃ܭ345.04

ܦ0.9 (9 ൅ 0.9ሺ185.78ሻ																											ܧ1.4 ൅ 1.4ሺ0ሻ 																																											ൌ  	݃ܭ167.20

ܦ0.9 (10 െ 0.9ሺ185.78ሻ																											ܧ1.4 െ 1.4ሺ0ሻ 																																											ൌ  ݃ܭ167.20

A partir de las combinaciones anteriores se observa que la fuerza cortante más desfavorable es 

el de  la combinación 8), por  tanto éste  será con el que  se diseñe  la celosía  lateral del polín. 

Nótese que no fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo. 

	݋݉݅ݐú݈	݁ݐ݊ܽݐݎ݋ܥ ൌ ݃ܭ	285.22	 ൌ  ݏ݌0.629݇݅

b) Diseño de la celosía lateral 

La celosía lateral se diseña como elemento en compresión, la cual es producida por el efecto de 

la fuerza cortante sobre ella y se transmite a los elementos de apoyo (vigas de techo). En esta 

condición se evalúa el pandeo de un tramo de celosía entre las cuerdas superior e inferior, cuya 

longitud no arriostrada es (Lc). 
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Figura 4.76. Pandeo de la celosía lateral.

Según  lo expuesto en el capítulo  III  la  fuerza cortante que absorbe  la celosía  lateral del polín 

espacial se reparte en  las dos celosías  laterales, según  la disposición de éstas y del respectivo 

análisis espacial resulta: 

௨ܥ ൌ
௨ܸ

ߠ݊݁ܵ	ߚݏ݋ܥ	2
ൌ

0.629
ሺ60ሻ	ሺ16.82ሻܵ݁݊	ݏ݋ܥ	2

 

௨ܥ ൌ  ݏ݌݅݇	0.379

Se calcula aproximadamente el área requerida según la solicitación sobre la celosía: 

	௚೚ܣ ൌ
0.379

0.6	 ൈ 40
ൌ  			ଶ݈݃ݑ݌	0.016

∅	݋ݎݐá݉݁݅݀	ܽݎݎܾܽ	݊݋ܿ	ܽݏ݅ݒ݁ݎ	݁ܵ ൌ 3/8" 

ሺܣ ൌ  ଶሻ݈݃ݑ݌	0.11

ሺݎ ൌ  ሻ݈݃ݑ݌	0.0938

				ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 									 ஼ߣ ൌ
ሺ1.0	 ൈ 11.86ሻ

ߨ	0.0938
ඨ

40
29000

ൌ 1.51 ൐ 1.5 

					݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 										 ௖݂௥ ൌ
0.877
௖ଶߣ

௬݂ ൌ
0.877 ൈ 40
ሺ1.51ሻଶ

ൌ  ݅ݏ݇	15.60

					ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 									 ௗܥ ൌ 0.85 ൈ 15.60 ൈ 0.11 ൌ  ݏ݌݅݇	1.46

ࢊ࡯ ൌ ૚. ૝૟࢙࢖࢏࢑ ൐ ࢛࡯ ൌ ૙. ૜ૠૢ࢙࢖࢏࢑		 →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯
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Se selecciona una barra corrugada A615 Diámetro ૜/ૡ"ሺࢍ࡭ ൌ ૙. ૙૝ૢ		ࢍ࢒࢛࢖૛ሻ 

DETALLE DE LARGUERO 

A continuación se muestra el detalle del polín P‐1. 

 

Figura 4.77. Detalle del larguero tipo P‐1.

Larguero tipo P‐2 y P‐3 

El mismo procedimiento se lleva a cabo para establecer el detalle de los largueros tipo P‐2 y P‐

3, los cuales se muestran en el esquema de la figura 4.78. Para mayores detalles del diseño ver 

Anexo 4.3. 
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Larguero tipo P‐2 

 

Larguero tipo P‐3 

Figura 4.78. Ubicación y detalle estructural de largueros tipo P‐2 y P‐3. 
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4.4.2.2. DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS PRIMARIOS 

Los elementos primarios en éste ejemplo son vigas de alma abierta y armaduras, tal y como se 

ha definido en la etapa conceptual. La secuencia para el diseño de estos elementos es similar al 

de  los  largueros  en  cuanto  al  dimensionamiento  de  los  miembros  que  componen  los 

elementos. A continuación  se detallan  los cálculos correspondientes al dimensionamiento de 

las vigas de alma abierta (VM‐1, VM‐2 y VM‐3) y la armadura (T‐1).  

Viga tipo VM‐1 

UBICACIÓN Y GEOMETRIA DEL ELEMENTO 

 

 

 

Figura 4.79. Dimensiones preliminares de la viga VM‐1. 

Antes de iniciar por completo con los cálculos para el diseño de la viga tipo VM‐1 definida en la 

etapa  conceptual  es  conveniente  realizar  serie  de  cálculos  geométricos  para  definir  las 

dimensiones generales del elemento en base al predimensionamiento efectuado dicha etapa; 
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éstas dimensiones  sirven posteriormente para  las ecuaciones de diseño, especialmente para 

definir longitudes no arriostradas los miembros a compresión. 

 Las dimensiones principales de  la viga VM‐1 se muestran en  la figura 4.79. Estás dimensiones 

son: 

 Altura  de  la  sección  (h):  La  altura  de  la  sección  es  establecida  en  la  etapa  de 

predimensionamiento de la etapa conceptual: 

ó݊݅ܿܿ݁ݏ	݈ܽ	݁݀	ܽݎݑݐ݈ܣ → ݄ ൌ ૙. ૜૙࢓ ൌ ૚૚. ૡ૚ࢍ࢒࢛࢖ 

 Peralte efectivo de  la sección (d): El peralte de  la sección   de  la viga se considera que 

una  pulgada  menor  que  la  altura  total,  esto  representa  la  separación  entre  los 

centroides de la cuerda superior e inferior: 

ó݊݅ܿܿ݁ݏ	݈ܽ	݁݀	݁ݐ݈ܽݎ݁ܲ → ݀ ൌ ݄ െ 1" ൌ ݈݃ݑ݌11.81 െ ݈݃ݑ݌1 ൌ ૚૙. ૡ૚ࢍ࢒࢛࢖ ൌ ૙. ૛ૠ૞࢓ 

 Longitud de la celosía entre cuerdas (Lc): es la longitud de la celosía entre las cuerdas y 

depende de  la  inclinación  θ. Como  se describe  en  el  capítulo  III es  conveniente una 

inclinación θ de 60 grados. De esta manera se calcula por trigonometría: 

ܿܮ ൌ
݀

ሻߠሺ݊݁ݏ
ൌ
10.81
60݊݁ݏ

ൌ ૚૛. ૛ૠࢍ࢒࢛࢖ ൌ ૙. ૜૚૛࢓ 

 Longitud entre dos nudos de la celosía con la cuerda (L1): está es la distancia entre dos 

puntos consecutivos de  la cuerda en  los cuales se conectan  las cuerdas con  la celosía. 

En éste caso como  la  inclinación es de 60º  la  longitud L1 es  igual a  la  longitud Lc de  la 

celosía: 

ݏ݋݀ݑ݊	݁ݎݐ݊݁	݀ݑݐ݅݃݊݋ܮ → ଵܮ ൌ ܿܮ ൌ ૙. ૜૚૛࢓ ൌ ૚૛. ૛ૠࢍ࢒࢛࢖ 

Con  la  geometría  la  viga  establecida  se  procede  al  cálculo  de  diseño  según  la  filosofía  de 

factores de carga y resistencia última (LRFD) expuesta en el capítulo III.  

La  lógica a seguir es dimensionar  los miembros de  la viga, ya que en cada uno domina en el 

diseño una acción interna diferente. A partir de las consideraciones expuestas en el capítulo III 

se muestra a continuación el cálculo del diseño de  la viga VM‐1; seguidamente se calculan de 

manera similar las vigas VM‐2 y VM‐3. 
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Las acciones internas en la viga tipo VM ‐1 se retoman de la etapa anterior y se resumen en la 

siguiente tabla. 

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS

Acción o evento 

externo 

Momento 

flector (kg.m)

Fuerza 

Normal (kg) 

Fuerza 

Cortante (kg) 

Muerta (D)  1380.49 ‐78.45 653.79 

Viva (L)  744.77 ‐41.91 349.26 

Viento (W)  ‐755.89 ‐47.71 ‐358.25 

Sismo (E)   35.95 499.69 34.52 

DISEÑO POR FLEXIÓN 

Para seguir  la filosofía de diseño se deben factorizar  las cargas de servicio y combinarlas para 

generar  diferentes  condiciones  que  sean  críticas  según  la  Especificación  AISC  2005.  Las 

combinaciones se muestran a continuación para la acción interna de momento flector. 

a) Combinaciones de carga 

1.4ሺ1380.49ሻ																																							ܦ1.4 (1 																																																						ൌ  ݉.	݃ܭ	1932.69

ܦ1.2 (2 ൅ 1.2ሺ1380.49ሻ																								ܮ0.5	 ൅ 	0.5ሺ744.77ሻ 																								ൌ  ݉.	݃ܭ	2028.97

ܦ1.2 (3 ൅ 	ܮ1.6	 ൅ 0.8ܹ							1.2ሺ1380.49ሻ ൅ 1.6ሺ744.77ሻ ൅ 0.8ሺെ755.89ሻ ൌ  ݉.	݃ܭ2243.51

ܦ1.2 (4 ൅ 	1.6ܹ	 ൅ 1.2ሺ1380.49ሻ							ܮ0.5 ൅ 1.6ሺെ755.89ሻ ൅ 0.5ሺ744.77ሻ ൌ  ݉.	݃ܭ819.55

ܦ1.2 (5 ൅ 1.2ሺ1380.49ሻ																							ܧ1.4	 ൅ 1.4ሺ35.95ሻ 																																	ൌ  ݉.	݃ܭ1706.92

ܦ1.2 (6 െ 1.2ሺ1380.49ሻ																							ܧ1.4	 െ 1.4ሺ35.95ሻ 																																	ൌ  ݉.	݃ܭ1606.26

ܦ0.9 (7 ൅ 	1.6ܹ																					0.9ሺ1380.49ሻ ൅ 1.6ሺെ755.89ሻ 																														ൌ  ݉.	݃ܭ33.02

ܦ0.9 (8 െ 	1.6ܹ																				0.9ሺ1380.49ሻ െ 1.6ሺെ755.89ሻ 																										ൌ  ݉.	݃ܭ2451.87

ܦ0.9 (9 ൅ 0.9ሺ1380.49ሻ																							ܧ1.4 ൅ 1.4ሺ35.95ሻ 																																ൌ  ݉.	݃ܭ1292.77

ܦ0.9 (10 െ 0.9ሺ1380.49ሻ																			ܧ1.4 െ 1.4ሺ35.95ሻ 																																ൌ  ݉.	݃ܭ1192.11

A partir de las combinaciones anteriores se observa que el momento más desfavorable es el de 

la combinación 8), por tanto éste será con el que se diseñe las cuerdas del polín. Nótese que no 

fueron consideradas las combinaciones que contienen la carga de sismo. 

࢛ࡹ											࢕࢓࢏࢚࢒ú	࢕࢚࢔ࢋ࢓࢕ࡹ ൌ ૛૝૞૚. ૡૠ	࢓.ࢍࡷ 
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El momento flector calculado produce efectos de carga axial en las cuerdas superior e inferior 

de  la  viga  de  alma  abierta;  como  se  observa  de  los  resultados  obtenidos  en  el  análisis  de 

acciones  internas  es  posible  adicionarle  las  cargas  axiales  generadas  en  la  viga  al momento 

flector,  para  esto  se  debe  establecer  si  en  el  diseño  del miembro  domina  la  tensión  o  la 

compresión axial. 

௨ܶ ൌ ௨ܥ ൌ ௨ܯ ݀⁄ ൅ ்ܰ	ó	஼  

Se  considera que  la  cuerda  superior está  sometida principalmente a  compresión y  la  cuerda 

inferior a  tensión, por  tanto se calcula  la máxima combinación de carga axial generada en  la 

sección crítica en la cual se da el máximo momento flector (ver figura 4.80). 

 

Figura 4.80. Fuerza normal a tensión (T) o compresión (C) en la sección de momento 

máximo. 

 La carga axial debida al momento en las cuerdas de la viga es: 

௨ܶ ൌ ௨ܥ ൌ ௨ܯ ݀⁄ ൌ
2451.87
0.27

ൌ ૢ૙ૡ૚. ૙	ࢍࡷ	 ൌ ૛૙. ૙૛	࢙࢖࢏࢑ 

A  éste  valor  de  carga  axial  se  le  debe  sumar  la  carga  generada  de  las  acciones  internas 

anteriormente calculadas en la combinación de carga más desfavorable en el diseño a flexión. 

Retomando  algunos  resultados  anteriores  se  genera  la  tabla  4.21  que  contiene  las  cargas 

axiales  ya  sea de  compresión o  tensión producidas por  las  cargas externas  en  la  sección de 

momento flector máximo de la viga VM‐1. 
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CARGAS AXIALES EN VM ‐1

Carga  Tensión (kg) Compresión (kg) 

Muerta  18.94 10.28 

Viva  9.88 5.88 

Viento  ‐ 47.71 

Sismo  295.17 ‐

Debido a que  se  toma  la misma  combinación de  carga más desfavorable en  flexión  la  carga 

axial a tensión a considerar es: 

ܦ0.9 െ 1.6ܹ ൌ 0.9ሺ18.94ሻ ൅ 1.6ሺ0ሻ ൌ ૚ૠ. ૙૞ࢍ࢑ 

La carga en compresión es: 

ܦ0.9 െ 1.6ܹ ൌ 0.9ሺ10.28ሻ െ 1.6ሺെ47.71ሻ ൌ ૡ૞. ૞ૢࢍ࢑ 

El porcentaje en aumento de carga axial en la celosía superior es: 

ݑܥ∆ ൌ
85.59
9081.0

ൌ 0.0094 ൌ ૙. ૢ૝% 

Éste porcentaje de aumento de carga axial a compresión (y obviamente el de tensión), es muy 

bajo como para  incidir significativamente en  los cálculos de diseño, por  tanto se desprecia el 

aumento de la carga axial generada en las cuerdas debido al efecto de las cargas externas. 

Con  las consideraciones ya establecidas se procede al dimensionamiento de  las cuerdas de  la 

viga de alma abierta VM‐1. 

b) Diseño de la cuerda inferior 

La  cuerda  inferior absorbe principalmente  las  cargas en  tensión, por  tanto  se diseña bajo el 

dominio de  los estados  límites de  falla a  tensión de  fluencia en el área  total y  fractura en el 

área neta. 

Se consideran pares de perfiles angulares con calidad ASTM A36: 

௬݂ ൌ 		;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Los estados límites de falla a tensión son: 
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െ	ܽ݅ܿ݊݁ݑ݈ܨ	݁݊	݈݁	áܽ݁ݎ	:݈ܽݐ݋ݐ																																									݃ܣଵ ൌ
௨ܶ

0.9 ௬݂
ൌ

20.02
0.9 ൈ 36

ൌ ૙. ૟૚ૡ	ࢍ࢒࢛࢖૛ 

 

െ	ܴܽݎݑݐ݌ݑ	݁݊	݈݁	áܽ݁ݎ	:ܽݐ݁݊																	݃ܣଶ ൌ
௨ܶ

0.75 ൈ 0.9 ௨݂
ൌ

20.02
0.75 ൈ 0.9 ൈ 58

ൌ ૙. ૞૜ૢࢍ࢒࢛࢖૛ 

Por tanto el área requerida para tensión es: ݃ܣ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌0.629

Se selecciona dos perfiles angulares A36 ૛ࡸ			૚ ૚ ૛ൗ ൈ11 2ൗ "	ൈ૚ ૡൗ "	൫ࢍ࡭ ൌ ૙. ૠ૚ૡ	ࢍ࢒࢛࢖૛൯ 

Revisión de la esbeltez  

Ser  revisa  la  sección  propuesta  para  soportar  tensión  en  base  al  radio  de  giro menor  de  la 

sección del miembro y la longitud no arriostrada de éste. 

	࢔࢏࢓࢘ ൒ 	
ࡸ

૜૙૙
 

Según  la  figura 4.94  se observa que  la  longitud no arriostrada de  la  cuerda  inferior es  L1. El 

radio de  giro menor de  los dos perfiles  angulares  alrededor de  su  eje mayor  se obtiene de 

tablas del anexo 2.2. 

										ݎ݋݊݁݉	݋ݎ݅݃	݁݀	݋ܴ݅݀ܽ → 		 ௠௜௡ݎ ൌ ૙. ૝૟૞	ࢍ࢒࢛࢖ 

		ܽ݀ܽݎݐݏ݋݅ݎݎܽ	݋݊	݀ݑݐ݅݃݊݋ܮ → ܮ				 ൌ ଵܮ	 ൌ .ݐݏሺ݀݅	݈݃ݑ݌12.27  ሻݏ݋݀ݑ݊	݁ݎݐ݊݁

Entonces: 

ܮ
300

ൌ
12.27
300

ൌ ૙. ૙૝૚ 

Realizando la comparación se obtiene: 

݈݃ݑ݌0.465 ൐ ݈݃ݑ݌0.041	 →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

c) Diseño de la cuerda superior 
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La cuerda  inferior absorbe principalmente  las cargas en compresión, por tanto se diseña bajo 

las  condiciones  de  pandeo  local  y  total  de  la  cuerda  en  las  longitudes  no  soportadas 

correspondientes. 

Se consideran pares de perfiles angulares con calidad ASTM A36: 

௬݂ ൌ 		;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Se revisa la capacidad de la cuerda superior para soportar compresión y su pandeo lateral con 

una  longitud no  soportada  igual a  la  longitud entre dos puntos  consecutivos de unión de  la 

cuerda con la celosía (L1). 

 

Figura 4.81. Pandeo local en viga de alma 

abierta, longitud no arriostrada L1. 

De manera similar que en los largueros tipo polín espacial, para simplificar el proceso iterativo 

que resulta del diseño a compresión se considera el esfuerzo de diseño en compresión como: 

∅௖ ௖݂௥  ya que el factor de reducción en compresión es de 0.85 es posible establecer límites para 

partir de ellos en el diseño. En éste ejemplo se considera un esfuerzo de diseño en compresión 

de 0.6 ௬݂ para determinar un área tentativa como primera iteración. 

଴݃ܣ ൌ
௨ܥ

0.6 ൈ ௬݂
ൌ

20.02
0.6 ൈ 36

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.927

Se  revisa  con  un  par  de  perfiles  L  2”  ×  2”  ×  ૚ ૡൗ "    cuyas  propiedades  de  la  sección  se 

encuentran en las tablas del anexo 2.2: 

 ݃ܣ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌0.96

 ݎ௫ ൌ  ݈݃ݑ݌	0.626
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 ݎ௬ ൌ ∅	݋ݎݐ݁݉ܽ݅݀	ܽ݅ݏ݋݈݁ܿ	݋݀݊ܽݎ݁݀݅ݏ݊݋ܥሺ			݈݃ݑ݌	0.965 ൌ 3 8⁄ "ሻ 

Se  revisa  la  condición  de  pandeo  local  con  el  radio  de  giro  alrededor  del  eje mayor  (rx), 

utilizando las ecuaciones de diseño se obtiene: 

																	ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 							 ௖ߣ ൌ
ଵܮ݇
ߨ௫ݎ

ඨ ௬݂

ܧ
ൌ
1.0 ൈ 12.27
ߨ0.626

ඨ
36

29000
ൌ 0.22 ൏ 1.5 

																												݋ܿ݅ݐáݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 									 ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻ௙೎
మ
	 ௬݂ ൌ ሺ0.658ሻ଴.ଶଶ

మ
ൈ 36 ൌ  ݅ݏ݇	35.28

							ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	݈ܽ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 										 ௗܥ ൌ ∅ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 35.28 ൈ 0.96 ൌ  ݏ݌݅݇	28.79

	ࢊ࡯ ൐  ࢛࡯

૛ૡ. ૠૢ	࢙࢖࢏࢑ ൐ ૛૙. ૙૛	࢙࢖࢏࢑ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Pandeo total 

Se revisa la capacidad de la cuerda superior para soportar compresión y su pandeo lateral con 

una longitud no soportada igual a la separación de los largueros. El radio de giro a utilizar es el 

del eje menor de la sección resultante de la unión de los dos perfiles angulares (ry). 

 

Figura 4.82. Pandeo total en viga de alma abierta, longitud no 

arriostrada L2. 

Utilizando las ecuaciones de diseño se obtiene: 
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																	ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 		 ௖ߣ ൌ
ଶܮ݇
ߨ௬ݎ

ඨ ௬݂

ܧ
ൌ
1.0 ൈ 49.61
0.965 ൈ ߨ

ඨ
36

29000
ൌ 0.58 ൏ 1.5 

																														݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 				 ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ೎
మ
	 ௬݂ ൌ ሺ0.658ሻ଴.ହ଼

మ
ൈ 36 ൌ  ݅ݏ݇	31.32

							ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	݈ܽ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 											 ௗܥ ൌ 0.85 ൈ 31.32 ൈ 0.96 ൌ  ݏ݌݅݇	25.56

	ࢊ࡯ ൐  ࢛࡯

૛૞. ૞૟	࢙࢖࢏࢑ ൐ ૛૙. ૙૛	࢙࢖࢏࢑ →  !‼ࡷࡻ

Por tanto se utilizan un par de perfiles angulares: 2L   2” ×2” ×૚ ૡ⁄ " 

DISEÑO POR CORTANTE 

Para seguir  la filosofía de diseño se deben factorizar  las cargas de servicio y combinarlas para 

generar  diferentes  condiciones  que  sean  críticos  según  la  Especificación  AISC  2005.  Las 

combinaciones  se  muestran  a  continuación  para  la  acción  interna  de  fuerza  cortante 

correspondiente a la viga VM‐1. 

a) Combinaciones de carga 

1.4ሺ653.79ሻ																																								ܦ1.4 (1 																																																														ൌ  ݃ܭ	915.31

ܦ1.2 (2 ൅ 1.2ሺ653.79ሻ																									ܮ0.5	 ൅ 	0.5ሺ349.26ሻ 																																	ൌ  ݃ܭ	959.18

ܦ1.2 (3 ൅ 	ܮ1.6	 ൅ 0.8ܹ							1.2ሺ653.79ሻ ൅ 1.6ሺ349.26ሻ ൅ 0.8ሺെ358.25ሻ 		ൌ  ݃ܭ1056.76

ܦ1.2 (4 ൅ 	1.6ܹ	 ൅ 1.2ሺ653.79ሻ								ܮ0.5 ൅ 1.6ሺെ358.25ሻ ൅ 0.5ሺ349.26ሻ 			ൌ  ݃ܭ358.98

ܦ1.2 (5 ൅ 1.2ሺ653.79ሻ																					ܧ1.4	 ൅ 1.4ሺ34.52ሻ 																																							ൌ  	݃ܭ832.88

ܦ1.2 (6 െ 1.2ሺ653.79ሻ																						ܧ1.4	 െ 1.4ሺ34.52ሻ 																																						ൌ  	݃ܭ736.22

ܦ0.9 (7 ൅ 	1.6ܹ																				0.9ሺ653.79ሻ ൅ 1.6ሺെ358.25ሻ 																																ൌ  	݃ܭ15.21

ܦ0.9 (8 െ 	1.6ܹ																			0.9ሺ653.79ሻ െ 1.6ሺെ358.25ሻ 																																ൌ  	݃ܭ1161.61

ܦ0.9 (9 ൅ 0.9ሺ653.79ሻ																					ܧ1.4 ൅ 1.4ሺ34.52ሻ 																																							ൌ  	݃ܭ636.74

ܦ0.9 (10 െ 0.9ሺ653.79ሻ																						ܧ1.4 െ 1.4ሺ34.52ሻ 																																							ൌ  ݃ܭ540.08

A partir de las combinaciones anteriores se observa que la fuerza cortante más desfavorable es 

el de la combinación 8), por tanto éste será con el que se diseñe la celosía de la viga.  
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	݋݉݅ݐú݈	݁ݐ݊ܽݐݎ݋ܥ ൌ ݃ܭ1161.61	 ൌ  ݏ݌2.561݇݅

b) Diseño de la celosía 

La celosía  se diseña  como elemento en compresión,  la cual es producida por el efecto de  la 

fuerza cortante sobre ella y se transmite a los elementos de apoyo. En esta condición se evalúa 

el  pandeo  de  un  tramo  de  celosía  entre  las  cuerdas  superior  e  inferior,  cuya  longitud  no 

arriostrada es (Lc). 

   

Figura 4.83. Pandeo de la celosía. 

Según lo expuesto en el capítulo III la fuerza cortante que absorbe la celosía en forma de fuerza 

axial de compresión es: 

௨ܥ ൌ
௨ܸ

ߠ݊݁ܵ
ൌ

2.561
ܵ݁݊	ሺ60ሻ

 

௨ܥ ൌ  ݏ݌݅݇	2.956

Según la separación de perfiles angulares considerada en la cuerda superior se revisa la sección 

de una barra corrugada grado 40 calidad ASTM A 615: 

∅	݋ݎݐá݉݁݅݀	ܽݎݎܾܽ	݊݋ܿ	ܽݏ݅ݒ݁ݎ	݁ܵ ൌ 3 8"					⁄  

ሺܣ ൌ  ଶሻ݈݃ݑ݌	0.11

ሺݎ ൌ  ሻ݈݃ݑ݌	0.09375

				ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 									 ஼ߣ ൌ
ሺ1.0	 ൈ 12.27ሻ

ߨ	0.09375
ඨ

40
29000

ൌ 1.55 ൏ 1.5 

					݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 										 ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ೎
మ

௬݂ ൌ ሺ0.658ሻଵ.ହହ
మ
ൈ 40 ൌ  ݅ݏ݇	14.60
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					ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 									 ௗܥ ൌ ߮ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 14.60 ൈ 0.11 ൌ  ݏ݌݅݇	1.37

	ࢊ࡯ ൏  ࢛࡯

૚. ૜ૠ࢙࢖࢏࢑	 ൏ ૛. ૢ૟	࢙࢖࢏࢑ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯	࢕ࡺ

La barra de diámetro de 3/8 pulg. no cumple con  la condición de pandeo bajo carga axial de 

compresión, se propone entonces utilizar un diámetro mayor, esto  implica un aumento en  la 

capacidad a  la compresión de  la cuerda superior y no se considera necesario re calcular dicha 

resistencia. 

∅	݋ݎݐá݉݁݅݀	ܽݎݎܾܽ	݊݋ܿ	ܽݏ݅ݒ݁ݎ	݁ܵ ൌ 1 2"					⁄  

ሺܣ ൌ  ଶሻ݈݃ݑ݌	0.196

ሺݎ ൌ  ሻ݈݃ݑ݌	0.125

				ݖ݁ݐ݈ܾ݁ݏ݁	݁݀	݋ݎݐá݉݁ݎܽܲ → 									 ஼ߣ ൌ
ሺ1.0	 ൈ 12.27ሻ

ߨ	0.125
ඨ

40
29000

ൌ 1.16 ൏ 1.5 

					݋ܿ݅ݐíݎܿ	݋ݖݎ݁ݑ݂ݏܧ → 										 ௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ೎
మ

௬݂ ൌ ሺ0.658ሻଵ.ଵ଺
మ
ൈ 40 ൌ  ݅ݏ݇	22.78

					ó݊݅ݏ݁ݎ݌݉݋ܿ	ܽ	ܽ݅ܿ݊݁ݐݏ݅ݏܴ݁ → 									 ௗܥ ൌ ߮ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 22.78 ൈ 0.196 ൌ  ݏ݌݅݇	3.79

	ࢊ࡯ ൐  ࢛࡯

૜. ૠૢ࢙࢖࢏࢑	 ൐ ૛. ૢ૟	࢙࢖࢏࢑ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Se selecciona una barra corrugada A615 Diámetro ૚ ૛	"	⁄ ሺ࡭ ൌ ૙. ૚ૢ૟		ࢍ࢒࢛࢖૛ሻ 

Detalle de la viga de alma abierta VM‐1 

A continuación se muestra el detalle de la viga tipo VM‐1. 
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Figura 4.84. Detalle de viga tipo VM‐1. 

Vigas tipo VM‐2 y VM‐3 

 

 
Viga de alma abierta tipo VM – 2 

 
Viga de alma abierta tipo VM ‐ 3 

Figura 4.85. Detalles estructurales de viga tipo VM‐1. 
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Similarmente se realiza el diseño de las viga de alma abierta tipo VM‐2 y VM ‐3, para las cuales 

se muestran  las  secciones  resultantes en  la  figura 4.85. Para mayores detalles del diseño de 

estos elementos ver el anexo 4.4. 

DISEÑO DE LA ARMADURA 

Las acciones  internas en  los miembros de  la armadura  fueron obtenidas anteriormente y  se 

utilizan para realizar las diferentes combinaciones de carga a continuación. 

Combinaciones de carga 

Con  las cargas obtenidas en  la etapa de análisis de  las acciones  internas de  los elementos, se 

realizan  las  combinaciones  de  carga  para  cada  uno  de  los  elementos  que  componen  la 

armadura, a continuación se muestra esta etapa de cálculo de  las combinaciones de carga en 

base a lo expuesto en el apartado 3.4.2.2. 

Barra AC 

Elemento sometido a cargas muerta, viva, de viento y sísmica como se muestra a continuación, 

es  importante  tomar  en  cuenta  la  convención  de  signos  con  la  cual  se  ha  desarrollado  el 

análisis,  la compresión con signo negativo y  la tensión con signo negativo, debido a que en  la 

combinación de cargas influye la dirección en que esta aplicada la fuerza. 

ܦ ൌ ሻܥሺ	݃ܭ	20,113.48 ൌ 	െ20,113.98	݃ܭ  (Carga Muerta) 

௥ܮ ൌ ሻܥሺ	݃ܭ	8,767.63 ൌ 	െ8,767.63	݃ܭ  (Carga Muerta) 

ܹ ൌ ሺܶሻ	݃ܭ	10,691.48 ൌ  ݃ܭ	10,691.48	 (Carga Muerta) 

ܵ ൌ ሺܶሻ	݃ܭ	1650.52 ൌ   ݃ܭ	1,650.52	   (Carga Muerta) 

 ܦ1.4 .1

ൌ 1.4ሺെ20,113.98ሻ ൌ െ28,159.57	݃ܭ ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	28,159.57

ܦ1.2 .2 ൅ ௥ܮ0.5  

ൌ 1.2ሺെ20,113.98ሻ ൅ 0.5ሺെ8,767.63	ሻ ൌ െ28,520.59	݃ܭ	 ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	28,520.59

ܦ1.2 .3 ൅ ௥ܮ1.6 ൅ 0.8ܹ 
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ൌ 1.2ሺെ20,113.98ሻ ൅ 1.6ሺെ8,767.63ሻ ൅ 0.8ሺ10,691.48ሻ ൌ െ29,611.80	݃ܭ

ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	29,611.80

ܦ1.2 .4 ൅ 1.6ܹ ൅ ௥ܮ0.5  

ൌ 1.2ሺെ20,113.98ሻ ൅ 1.6ሺ10,691.48ሻ ൅ 0.5ሺെ8,767.63ሻ ൌ െ11,414.22	݃ܭ

ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	11,414.22

ܦ1.2 .5 േ  ܧ1.0

a) 1.2ܦ ൅  ܧ1.0

ൌ 1.2ሺെ20,113.98ሻ ൅ 1.0ሺ1,650.52	ሻ ൌ െ22,486.26	݃ܭ ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	22,486.26

b) 1.2ܦ െ  ܧ1.0

ൌ 1.2ሺെ20,113.98ሻ െ 1.0ሺ1,650.52ሻ ൌ െ25,787.30	݃ܭ ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	25,787.30

ܦ0.9 .6 േ ሺ1.6ܹ	݋	ܧ1.0ሻ 

En esta combinación utilizaremos la mayor de las cargas entre W y E, en éste caso es la 

carga de viento (W) 

a) 0.9ܦ ൅ 1.6ܹ 

ൌ 0.9ሺെ20,113.98ሻ ൅ 1.6ሺ10,691.48ሻ ൌ െ996.21	݃ܭ ൌ  ሻܥሺ݃ܭ	996.21

a) 0.9ܦ െ 1.6ܹ 

ൌ 0.9ሺെ20,113.98ሻ െ 1.6ሺ10,691.48ሻ ൌ െ35,208.95	݃ܭ ൌ  ሻܥሺ	݃ܭ	35,208.95

Para  los datos mostrados  anteriormente,  es posible  realizar  su  cálculo  con  la  ayuda de  una 

tabla en donde se tomen en cuenta todas  las combinaciones de carga que se pueden generar 

en  los elementos que componen  la armadura, en  la tabla 4.30 donde se muestra un resumen 

de  todas  las  cargas  a  las  que  está  sometido  cada  elemento,  se  ordena  en  el  orden  que  se 

analizan  los  nudos  de  derecha  a  izquierda  según  el  esquema,  en  la  tabla  que  se muestra  a 

continuación (tabla 4.22) se ordenan los elementos en función de su orientación relativa en la 

armadura, es decir, si son verticales (montantes en compresión o tirantes en tensión), cuerda 

inferior o superior o diagonales, y  también se muestran  todas  las posibles combinaciones de 

carga que pueden existir en cada uno de los componentes de la armadura. 
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Tabla 4.22. Combinaciones de carga

Element

o 
1.4D 

1.2D + 

0.5Lr 

1.2D + 1.6Lr + 

0.8W 

1.2D + 1.6W + 

0.5Lr 

1.2D + 

1.4E 

1.2D ‐ 

1.4E 

0.9D + 

1.6W 

0.9D ‐

1.6W 

0.9D + 

1.4E 

0.9D ‐

1.4E  Orientación 

No.  Kgf  Kgf  Kgf Kgf Kgf Kgf  Kgf Kgf Kgf Kgf

XY  ‐6390.65  ‐6384.68  ‐6545.91 ‐2716.42 ‐5693.38 ‐5262.02  ‐440.02 ‐7776.53 ‐4323.96 ‐3892.59 VERTICAL 

VW  ‐2589.72  ‐2624.81  ‐2709.77 ‐1012.51 ‐2307.16 ‐2132.36  ‐52.52 ‐3277.12 ‐1752.22 ‐1577.42 VERTICAL 

TU  ‐2764.68  ‐2802.78  ‐2895.96 ‐1083.69 ‐2463.03 ‐2276.41  ‐58.20 ‐3496.38 ‐1870.60 ‐1683.98 VERTICAL 

RS  ‐2902.16  ‐2943.48  ‐3046.46 ‐1143.39 ‐2585.51 ‐2389.62  ‐65.58 ‐3665.77 ‐1963.62 ‐1767.73 VERTICAL 

PQ  ‐3007.17  ‐3052.14  ‐3167.14 ‐1194.07 ‐2679.06 ‐2476.09  ‐75.12 ‐3791.25 ‐2034.67 ‐1831.70 VERTICAL 

NO  ‐3087.66  ‐3136.97  ‐3267.27 ‐1239.76 ‐2750.77 ‐2542.36  ‐87.71 ‐3882.14 ‐2089.13 ‐1880.72 VERTICAL 

LM  ‐3156.80  ‐3211.70  ‐3362.26 ‐1287.03 ‐2812.37 ‐2599.29  ‐104.70 ‐3954.05 ‐2135.91 ‐1922.83 VERTICAL 

JK  ‐534.58  ‐537.79  ‐539.62 ‐191.31 ‐476.25 ‐440.16  2.82 ‐690.14 ‐361.70 ‐325.61 VERTICAL 

HI  ‐572.75  ‐576.20  ‐578.18 ‐204.97 ‐510.27 ‐471.60  3.03 ‐739.43 ‐387.53 ‐348.87 VERTICAL 

FG  ‐560.01  ‐563.34  ‐565.17 ‐200.35 ‐498.91 ‐461.11  2.98 ‐723.00 ‐378.91 ‐341.11 VERTICAL 

DE  ‐496.36  ‐499.30  ‐500.91 ‐177.56 ‐442.21 ‐408.69  2.66 ‐640.83 ‐335.84 ‐302.33 VERTICAL 

BC  ‐381.82  ‐384.09  ‐385.33 ‐136.59 ‐340.16 ‐314.40  2.05 ‐492.96 ‐258.34 ‐232.58 VERTICAL 

VX  0.00  0.00  0.00 0.00 0.00 0.00  0.00 0.00 0.00 0.00 CUERDA 

TV  2301.96  2333.16  2408.68 900.01 2050.80 1895.43  46.68 2912.99 1557.52 1402.15 CUERDA 

RT  4982.87  5051.00  5216.88 1950.86 4439.20 4102.86  103.13 6303.42 3371.44 3035.10 CUERDA 

PR  8078.50  8190.73  8466.45 3170.47 7197.08 6651.78  173.07 10213.58 5465.97 4920.67 CUERDA 

NP  11642.5 11808.08  12220.10 4585.68 10372.28 9586.41  262.11 14706.91 7877.45 7091.57 CUERDA 

LN  15759.4 15990.71  16576.46 6238.68 14039.96 12976.21  379.03 19883.10 10662.94 9599.19 CUERDA 

JL  20569.7 20884.71  21699.89 8199.85 18325.48 16937.02  538.57 25908.30 13917.67 12529.21 CUERDA 

HJ  21520.1 21840.77  22659.20 8539.92 19172.14 17719.53  533.53 27135.23 14560.68 13108.07 CUERDA 

FH  22742.0 23070.01  23892.68 8977.21 20260.71 18725.61  527.07 28712.67 15387.42 13852.32 CUERDA 

DF  24235.4 24572.26  25399.81 9511.49 21591.15 19955.25  519.13 30640.67 16397.85 14761.95 CUERDA 

BD  26000.2 26347.59  27180.87 10142.84 23163.44 21408.43  509.70 32919.20 17591.96 15836.94 CUERDA 

AB  28036.6 28396.08  29236.00 10871.34 24977.64 23085.17  498.82 35548.29 18969.79 17077.32 CUERDA 

WY  ‐2312.06  ‐2343.39  ‐2521.36 ‐1108.17 ‐607.43 ‐3356.10  ‐251.11 ‐2721.54 ‐111.99 ‐2860.66 CUERDA 
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UW  ‐5004.72  ‐5073.16  ‐5344.17 ‐2168.24 ‐2978.67 ‐5600.85  ‐312.41 ‐6122.23 ‐1906.23 ‐4528.41 CUERDA 

SU  ‐8113.92  ‐8226.64  ‐8612.59 ‐3402.43 ‐5693.42 ‐8216.16  ‐391.89 ‐10040.30 ‐3954.72 ‐6477.47 CUERDA 

QS  ‐ ‐11859.85  ‐12389.63 ‐4837.69 ‐8799.69 ‐11246.50  ‐495.16 ‐14539.48 ‐6293.92 ‐8740.73 CUERDA 

OQ  ‐ ‐16060.83  ‐16774.33 ‐6516.41 ‐12373.02 ‐14761.62  ‐631.07 ‐19719.91 ‐8981.19 ‐11369.79 CUERDA 

MO  ‐ ‐20976.29  ‐21931.77 ‐8509.25 ‐16539.27 ‐18877.86  ‐814.39 ‐25748.47 ‐12112.13 ‐14450.72 CUERDA 

KM  ‐ ‐21936.55  ‐22971.58 ‐9003.37 ‐16409.30 ‐20644.16  ‐961.86 ‐26828.23 ‐11777.62 ‐16012.48 CUERDA 

IK  ‐ ‐23171.17  ‐24212.75 ‐9447.17 ‐17475.01 ‐21682.26  ‐959.98 ‐28407.98 ‐12580.35 ‐16787.60 CUERDA 

GI  ‐ ‐24680.01  ‐25731.08 ‐9993.02 ‐18756.05 ‐22972.54  ‐961.23 ‐30335.21 ‐13539.97 ‐17756.47 CUERDA 

EG  ‐ ‐26463.12  ‐27526.89 ‐10640.99 ‐20252.40 ‐24514.90  ‐965.61 ‐32609.86 ‐14656.49 ‐18918.98 CUERDA 

CE  ‐ ‐28520.59  ‐29600.26 ‐11391.15 ‐21964.10 ‐26309.45  ‐973.14 ‐35232.02 ‐15929.91 ‐20275.26 CUERDA 

AC  ‐ ‐28520.59  ‐29611.80 ‐11414.22 ‐21826.05 ‐26447.50  ‐996.21 ‐35208.95 ‐15791.85 ‐20413.31 CUERDA 

VY  3464.92  3511.87  3625.54 1354.68 3086.87 2852.99  70.26 4384.63 2344.39 2110.50 DIAGONAL 

TW  3851.06  3904.14  4033.94 1509.55 3430.89 3170.94  81.09 4870.28 2605.66 2345.71 DIAGONAL 

RU  4243.29  4303.71  4454.28 1671.76 3780.31 3493.90  95.88 5359.78 2871.03 2584.62 DIAGONAL 

PS  4663.22  4732.94  4911.28 1851.65 4154.43 3839.66  116.49 5879.08 3155.17 2840.40 DIAGONAL 

NQ  5146.09  5228.29  5445.46 2066.26 4584.62 4237.25  146.17 6470.23 3481.89 3134.52 DIAGONAL 

LO  5753.69  5853.74  6128.17 2345.77 5125.93 4737.54  190.83 7206.77 3893.00 3504.61 DIAGONAL 

JM  1090.39  1096.95  1100.69 390.21 971.43 897.81  ‐5.77 1407.70 737.77 664.16 DIAGONAL 

HK  1349.46  1357.59  1362.25 482.93 1202.22 1111.14  ‐7.15 1742.17 913.05 821.97 DIAGONAL 

FI  1594.94  1604.41  1609.62 570.62 1420.92 1313.26  ‐8.48 2059.11 1079.15 971.49 DIAGONAL 

DG  1833.31  1844.21  1850.17 655.84 1633.29 1509.53  ‐9.81 2366.93 1240.44 1116.68 DIAGONAL 

BE  2071.87  2084.19  2090.94 741.20 1845.82 1705.96  ‐11.07 2674.91 1401.85 1261.99 DIAGONAL 
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Para  realizar  el diseño de  los  elementos,  se  realiza  en  función de  la orientación  relativa,  es 

decir, se evaluarán las combinaciones más críticas a las que están sometidas los elementos en 

función  de  la  posición  que  ocupa  dentro  de  la  armadura,  como  ejemplo  para  las  barras  en 

diagonal se escoge el de mayor solicitación de todas las combinaciones de carga, se selecciona 

el perfil  y  se utiliza  en  todos  los  elementos diagonales de  la  armadura bajo  la premisa que 

cubre  todos  los  posibles  casos  de  cargas  para  todos  los  elementos  de  éste  tipo.  De  forma 

similar se procede con los elementos de la cuerda superior, cuerda inferior y las diagonales. 

Las mayores solicitaciones en cada tipo de elemento que compone la armadura se resume en la 

Tabla 4.23, nuevamente un valor negativo representa compresión axial y uno positivo tensión 

axial. En esta tabla se muestra  los máximos valores de todas  las combinaciones de carga que 

están  sombreados en  la  tabla anterior, además  se especifican  los miembros en  los cuales  se 

dan  estos  esfuerzos,  y  en  caso  de  existir  ambos  tipos  de  esfuerzo  (tensión  y  compresión) 

también se muestran los valores mínimos. 

Tabla 4.23. Máximos y mínimos de carga axial. 

Fuerza axial de diseño (kgf)
Tipo de elemento

Elemento  Máximo Elemento Mínimo

HI  3.03 XY ‐7776.53 Vertical

AB  35548.29 VX 0.00 C. inferior

WY  ‐111.99 CE ‐35232.02 C. superior

LO  7206.77 BE ‐11.07 Diagonal

 

 

Figura 4.24. Ubicación de elementos más solicitados en la armadura. 
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Se  observa  que  en  el  caso  del  diseño  de  los  elementos  verticales  domina  el  efecto  de  la 

compresión axial, en  los elementos de  la cuerda  inferior  la  tensión axial, en  los de  la cuerda 

superior la compresión y en los diagonales la tensión, aunque en éste último caso se considera 

una revisión de las provisiones de diseño para elementos en compresión axial. 

Dimensionamiento 

En esta parte se establece las dimensiones de los elementos de la armadura en base a la mayor 

solicitación de  los posibles  casos de  carga expuestos en el apartado anterior. Retomando  lo 

expuesto  en  la  sección  3.4.2.1  del  capítulo  III  se  procede  con  las  siguientes  ecuaciones  de 

diseño: 

a) Diseño de elementos diagonales: 

Elemento diseñado a tensión según la Tabla 4.3.  ௨ܶ ൌ 7,206.77	݇݃ ൌ  ݏ݌݅݇	15.87

Resistencia del material (acero ASTM A36):  ௬݂ ൌ 	;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Fluencia en área total: 

௚ଵܣ ൌ
௨ܶ

0.9 ௬݂
ൌ

15.87
0.9 ൈ 36

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.49

Fractura en el área neta: 

௚ଶܣ ൌ
௨ܶ

0.75ሺ0.90ሻ ௨݂
ൌ

15.87
0.75 ൈ 0.90 ൈ 58

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.405

Se seleccionan un perfil angular: L 2 x 2 x 3/16 (A = 0.715 pulg2)  

b) Diseño de elementos de la cuerda inferior: 

Elemento diseñado a tensión según la Tabla 4.3.  ௨ܶ ൌ 35548.29	݇݃ ൌ  ݏ݌݅݇	78.29

Resistencia del material (acero ASTM A36):  ௬݂ ൌ 	;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Fluencia en área total: 
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௚ଵܣ ൌ
௨ܶ

0.9 ௬݂
ൌ

78.39
0.9 ൈ 36

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	2.41

Fractura en el área neta: 

௚ଶܣ ൌ
௨ܶ

0.75ሺ0.90ሻ ௨݂
ൌ

78.39
0.75 ൈ 0.90 ൈ 58

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	2.00

Se seleccionan dos perfiles angulares: L 3 x 2 1/2 x 1/4 (A = 2.62 pulg2)  

c) Diseño de elementos de la cuerda superior: 

Elemento diseñado a compresión según la Tabla 4.3. ܥ௨ ൌ 35232.02݇݃ ൌ  ݏ݌݅݇	77.59

Resistencia del material (acero ASTM A36):  ௬݂ ൌ 	;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Como  se  indicó antes  se  realiza  la primera  iteración  considerando un esfuerzo de diseño en 

compresión de 0.6 el esfuerzo de fluencia y luego comprobar la sección que cumpla el diseño. 

௚ܣ ൌ
77.59
0.6 ൈ 36

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	3.59

Se prueba con dos perfiles angulares: L 3 x 2 1/2 x 3/8 (A = 3.84 pulg2, r = 0.928 pulg, K = 1). De 

la geometría de  la armadura se obtiene que todos  los miembros de  la cuerda superior tienen 

una longitud L = 1.61 m = 63.39 pulg.  

El parámetro de esbeltez es: 

ܿߣ ൌ
ܮܭ
ߨݎ

ඨ ௬݂

ܧ
ൌ
1 ൈ 63.39
ߨ0.928

ඨ
36

29000
ൌ 0.766 ൏ 1.5 

Entonces: 

௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ௖
మ
௬݂ ൌ ሺ0.658ሻ଴.଻଺଺

మ
ൈ 36 ൌ  ݅ݏ݇	28.16

La resistencia de diseño del elemento es: 

ௗܥ ൌ ∅௖ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 28.16 ൈ 3.84 ൌ ݏ݌݅݇	91.91 ൐ ݏ݌77.59݇݅ →  !ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯
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Entonces se diseña la cuerda a compresión con dos perfiles angulares: L 3 x 2 1/2 x 3/8. 

d) Diseño de elementos verticales: 

Elemento diseñado a compresión según la Tabla 4.3. ܥ௨ ൌ 7776.53	݇݃ ൌ  ݏ݌݅݇	17.13

Resistencia del material (acero ASTM A36):  ௬݂ ൌ 	;݅ݏ݇	36 ௨݂ ൌ  ݅ݏ݇	58

Como  se  indicó antes  se  realiza  la primera  iteración  considerando un esfuerzo de diseño en 

compresión de 0.6 el esfuerzo de fluencia y luego comprobar la sección que cumpla el diseño. 

௚ܣ ൌ
17.13
0.6 ൈ 36

ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.793

Debido a que se encuentra sometido a compresión, es importante tomar en cuenta el radio de 

giro  y el  factor K de  la ecuación para que  soporte  toda  la  carga de  compresión que  llega al 

elemento, se prueba con un perfil angular: L 2 1/2 x 2 x 3/16 (A = 0.809 pulg2, r = 0.793 pulg,        

K = 1). De la geometría de la armadura se obtiene que el elemento más solicitado y a su vez el 

más largo tiene una longitud L = 1.80 m = 70.87 pulg.  

El parámetro de esbeltez es: 

ܿߣ ൌ
ܮܭ
ߨݎ

ඨ ௬݂

ܧ
ൌ
1.0 ൈ 70.87
ߨ0.793

ඨ
36

29000
ൌ 1.002 ൏ 1.5 

Entonces: 

௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ௖
మ
௬݂ ൌ ሺ0.658ሻଵ.଴଴ଶ

మ
ൈ 36 ൌ  ݅ݏ݇	23.64

La resistencia de diseño del elemento es: 

ௗܥ ൌ ∅௖ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 23.64 ൈ 0.809 ൌ ݏ݌݅݇	16.26 ൏ ݏ݌݅݇	17.13 →  !ࢋ࢒࢖࢓࢛ࢉ	࢕ࡺ

Escogemos otro perfil de la tabla que cumpla con la resistencia requerida para el elemento que 

se está diseñando, escogemos un perfil angular  L 2 1/2 x 2 1/2 x 3/16  (A = 0.902 pulg2,  r = 

0.778 pulg, K = 1). La longitud del perfil de acero se mantiene constante. 
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El parámetro de esbeltez es: 

ܿߣ ൌ
ܮܭ
ߨݎ

ඨ ௬݂

ܧ
ൌ
1.0 ൈ 70.87
ߨ0.778

ඨ
36

29000
ൌ 1.022 ൏ 1.5 

Entonces: 

௖݂௥ ൌ ሺ0.658ሻఒ௖
మ
௬݂ ൌ ሺ0.658ሻଵ.଴ଶଶ

మ
ൈ 36 ൌ  ݅ݏ݇	23.25

La resistencia de diseño del elemento es: 

ௗܥ ൌ ∅௖ ௖݂௥ܣ௚ ൌ 0.85 ൈ 23.25 ൈ 0.902 ൌ ݏ݌݅݇	17.83 ൐ ݏ݌݅݇	17.13 →  !ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Entonces se diseña la cuerda a compresión con un perfil angular: L 2 1/2 x 2 1/2 x 3/16. Con el 

propósito de unificar los tipos de perfiles seleccionados, se utilizará también éste perfil para los 

elementos diagonales, dado que cumplen con el área requerida. 

Tabla 4.24. Resumen de elementos que componen la armadura. 

Fuerza axial de diseño (kgf) y perfil seleccionado Tipo de 

elemento Carga  Perfil

7776.53 (C)  L 2  1/2 x 2  1/2  x 3/16 Vertical 

35548.29 (T) 2 perfiles L 3 x 2  1/2 x 1/4 C. inferior 

35232.02 (C) 2 perfiles L 3 x 2  1/2 x 3/8 C. superior 

7206.77 (T)  L 2  1/2 x 2  1/2  x 3/16 Diagonal 

DETALLADO DE LA ARMADURA 

 

Figura 4.87. Detalle de armadura T‐1. 
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4.4.2.3. Diseño de apoyos y conexiones 

El  diseño  de  los  apoyos  y  las  conexiones  de  los  elementos  estructurales  del  techo,  es  tan 

importante como el diseño de  los mismos elementos. En  los capítulos  III,  IV y el presente   se 

dan  los  parámetros  básicos  para  obtener  el  dimensionamiento  necesarias  para  apoyos  y 

conexiones adecuadas, que resistan las cargas a las cuales están sometidos en la estructura de 

techos. 

A  continuación  se  realiza  el  diseño  de  cada  uno  de  los  elementos  en  donde  se  encuentran 

puntos de unión, la conexiones entre elementos metálicos de la estructura de techos, como de 

elementos primarios y elementos secundarios, es decir uniones entre los mismos miembros de 

la  estructura  de  techos,  realizándose  además  el  análisis  y  diseño  de  los  apoyos    que  son 

conexiones  entre  los  elementos  primarios  de  la  estructura  de  techo  y  la  estructura  vertical 

resistente del edificio donde esta se apoya.  

El análisis de los apoyos y conexiones abarca lo siguiente: 

a) Diseño conexión en apoyo armadura – columna.  

b) Diseño de conexión placa – columna  con pernos de anclaje.  

c) Diseño de conexiones entre miembros de la armadura. 

d) Diseño de conexiones entre viga de alma abierta y armadura.  

e) Diseño de conexiones entre celosía y elementos angulares de las vigas de alma abierta. 

f) Diseño de conexión entre polín espacial y viga de alma abierta. 

g) Diseño de la conexión entre la celosía y barras longitudinales en polín espacial.  
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a) Diseño conexión en apoyo armadura – columna.  

Una vez definida como estará conformada la armadura y ubicados los apoyos (ver fig. 4.88a), se 

procede  a  diseñar  la  placa  de  apoyo,  como  se  puede  observar  en  las  tablas  mostradas 

anteriormente, el punto con mayor carga en  los apoyos es en  la armadura en el eje C, por  lo 

tanto utilizamos las cargas que llegan a éste punto para diseñar el elemento de placa en el cual 

estará apoyada la armadura, todas están cargas llegan al apoyo como cargas verticales.  

ܦ ൌ   ݃ܭ	4,564.75 (Carga Muerta) 

௥ܮ ൌ   ݃ܭ	1,813.93 (Carga Viva) 

ܹ ൌ െ2,282.65	݃ܭ  (Carga de viento) 

ܵ ൌ േ154.06	݃ܭ  (Carga de sismo) 

Combinaciones de carga: 

1. 1.4D 

ܴ௔௣ ൌ 1.4ሺ4,564.75ሻ ൌ  ݃ܭ	6,390.65

 

ܦ1.2 .2 ൅ ௥ܮ0.5  

ܴ௔௣ ൌ 1.2ሺ4,564.75ሻ ൅ 0.5ሺ1,813.93ሻ ൌ  ݃ܭ	6,384.67

 

ܦ1.2 .3 ൅ ௥ܮ1.6 ൅ 0.8ܹ 

ܴ௔௣ ൌ 1.2ሺ4,564.75ሻ ൅ 1.6ሺ1,813.93ሻ ൅ 0.8ሺെ2,282.65ሻ ൌ  ݃ܭ	6,553.87

 

ܦ1.2 .4 ൅ 1.6ܹ ൅ ௥ܮ0.5  

ܴ௔௣ ൌ 1.2ሺ4,564.75ሻ ൅ 1.6ሺെ2,282.65ሻ ൅ 0.5ሺ1,813.93ሻ ൌ  ݃ܭ2,732.43

 

ܦ1.2 .5 േ  ܧ1.0

c) 1.2ܦ ൅  ܧ1.0

ܴ௔௣ ൌ 1.2ሺ4,564.75ሻ ൅ 1.0ሺ154.06ሻ ൌ  ݃ܭ	5,631.76

d) 1.2ܦ െ  ܧ1.0
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ܴ௔௣ ൌ 1.2ሺ4,564.75ሻ െ 1.0ሺ154.06ሻ ൌ  ݃ܭ	5,323.64

 

ܦ0.9 .6 േ ሺ1.6ܹ	݋	ܧ1.0ሻ 

En esta combinación utilizaremos la mayor de las cargas entre W y E, en éste caso es la 

carga de viento (W) 

b) 0.9ܦ ൅ 1.6ܹ 

ܴ௔௣ ൌ 0.9ሺ4,564.75ሻ ൅ 1.6ሺെ2,282.65ሻ ൌ  ݃ܭ	456.04

a) 0.9ܦ െ 1.6ܹ 

ܴ௔௣ ൌ 0.9ሺ4,564.75ሻ െ 1.6ሺെ2,282.65ሻ ൌ ૠ, ૠ૟૙. ૞૛	ࢍࡷ 

 

Es  importante  tomar en  cuenta que para  la conformación de  la estructura de  techos que  se 

tiene, al apoyo en la columna C llegan dos armaduras con la misma carga, es decir, la magnitud 

de la carga que se llega al apoyo es dos veces el valor máximo que se ha calculado en base a las 

combinaciones de carga (Fig. 4.88b). 

ܴ௨ ൌ 2 ൈ ݃ܭ	7,760.52 ൌ ૚૞, ૞૛૚. ૙૝	ࢍࡷ 

Una vez obtenida  la combinación de carga más desfavorable para  la reacción en el apoyo, se 

procede al diseño de la placa, como se mencionó en el capítulo anterior se diseña básicamente 

la placa para dos estados límite de diseño: 

 Estado límite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo,  ܴௗ௣. 

 Estado límite de la resistencia a la flexión de la placa de apoyo, ܴௗ௙. 

 

i. Estado límite de aplastamiento de la placa en el material de apoyo,	࢖ࢊࡾ. 

ܴ௨ ൌ ૚૞, ૞૛૚. ૙૝	ࢍࡷ 

Dimensiones del apoyo: 0.55	݉ ൈ 0.60	݉. Dimensiones de la armadura: L 3 x 2 1/2 x 1/4 

(݇ଵ ൌ 6.35	ܿ݉) 
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a) Ubicación del apoyo de las armaduras. 

 

b) Condición de carga de la placa de apoyo. 

 

c) Esfuerzos internos en la placa. 

Figura 4.88. Detalles de las condiciones de diseño de la placa de apoyo. 
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Para el estado de aplastamiento de la placa en el material de apoyo se determina el área de la 

sección  que  estará  en  contacto  con  la  superficie de  concreto ܣଵሺܤ ൈ ܰሻ,  en donde ܤ  es  la 

longitud de la placa en la dirección perpendicular al eje de la armadura, y ܰ es la longitud de la 

placa en la dirección paralela al eje de la armadura (fig. 4.88c). 

En la figura 4.88c se muestra la longitud ܤ, para determinarlos, se asume el valor de la longitud 

ܰ  que  debe  ser menor  que  las  dimensión  de  la  sección  de  la  columna,  debido  a  que  la 

armadura  no  se  apoya  de  forma  perpendicular  a  la  orientación  de  la  columna  es  necesario 

considerarlo  en  las  dimensiones  que  se  proponen  para  la  placa  de  apoyo,  en  esa  dirección 

tenemos  una  longitud  de  la  columna  de  0.40 m,  tomaremos  una  longitud  de  0.20 m,  para 

evaluar el comportamiento del apoyo de la armadura. 

ܰ ൌ 0.20	݉ ൌ 20	ܿ݉. 

Para obtener  la  longitud de ܤ se debe satisfacer  la condición del estado de aplastamiento del 

concreto por la placa de apoyo, el cual según la ecuación 3.72 es: 

ܤ ൌ
ܴௗ௣

∅௖ሺ0.85݂´௖ߚሻܰ
 

ߚ ൌ ݉݅݊ൣඥߩ	, 2൧; ߩ ൌ ට
஺మ
஺భ
 

Se asume un valor de ߚ ൌ 2, debido a que si consideramos que la placa es cuadrada (20 cm x        

20  cm)  la  relación  con  el  área  total  de  apoyo  del  concreto  es; 

ߩ ൌ ඥܣଶ ⁄ଵܣ ൌ ඥሺ55 ൈ 60ሻ ሺ20 ൈ 20ሻ⁄ ൌ 2.87,  resulta que el valor mínimo para  la ecuación 

es ߚ ൌ 2 . Para un ݂´௖ ൌ  ଶ del concreto de las columnas de apoyo, ∅௖ = 0.65 para݉ܿ/݃ܭ	210

aplastamiento del concreto. 

ܤ ൌ
15,521.04

0.65ሺ0.85 ൈ 210 ൈ 2ሻ ൈ 25
ൌ 3.34	ܿ݉ 

Al  evaluar  éste  valor,  es  evidente  que  es mucho menor  que  la  longitud  que  representa  la 

cuerda  inferior  (aprox.  25  cm)  por  lo  que  se  puede  concluir  que  el  estado  límite  de 
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aplastamiento del concreto no  incide en  la determinación de  las dimensiones en planta de  la 

placa de apoyo. 

Para  la  determinación  del  ancho  de  la  placa   ,ܤ se  realizará  en  función  de  parámetros 

funcionales del proceso constructivo, para el caso, la distancia necesaria para la colocación de 

los pernos de anclaje de la placa a la columna de concreto, para éste propósito se dejara a cada 

lado de la armadura una distancia 	݊ ൌ 5	ܿ݉, con lo cual el ancho total de la placa será: 

ܤ ൌ 2݊ ൅ 2݇ଵ ൌ 2ሺ5ሻ ൅ 2ሺ6.35ሻ ൌ 22.7	ܿ݉ ൎ 25	ܿ݉ 

Se tiene un placa de 20 ൈ 25	ܿ݉ 

ii. Estado límite de la resistencia a la flexión de la placa de apoyo, ࢌࢊࡾ. 

Con  la evaluación de éste estado  límite de resistencia, se obtiene el espesor de  la placa para 

soportar los esfuerzos de flexión generados en la misma, debido a la carga aplicada sobre ella 

por la armadura. 

En el estado  límite de resistencia a  la  flexión de  la placa de apoyo  la placa debe satisfacer  la 

ecuación 3.74: 

ܴ௨ ൌ ૚૞, ૞૛૚. ૙૝	ࢍࡷ 

௙ݐ ൌ ඨ
2.22ܴௗ௣݊ଶ

௬ܨଵܣ
ൌ ඨ

2.22ܴௗ௣݊ଶ

௬ܨܰܤ
 

Con  ܤ ൌ 25	ܿ݉, ܰ ൌ 20	ܿ݉, ௬ܨ	 ൌ ݅ݏ݇	36 ൌ 2520
௄௚

௖௠మ , 	݇ଵ ൌ 6.35	ܿ݉, ݊ ൌ ሺܤ 2⁄ ሻ െ ݇ଵ ൌ

6.15	ܿ݉ 

௙ݐ ൌ ඨ
2.22ܴ௨݊ଶ

௬ܨܰܤ
ൌ ඨ

2.22ሺ15,521.04ሻሺ6.15ሻଶ

25 ൈ 20 ൈ 2520
ൌ 1.02	ܿ݉ 

Las denominaciones de  los espesores de  las placas de acero A36 se dan en pulgadas, el valor 

obtenido en pulgadas es: 
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௙ݐ ൌ 1.02	ܿ݉ ൌ  .݈݃ݑ݌	0.40

௙ݐ ൌ 1
2ൗ ´ 

Debido  a  que  a  la  placa  llegan  de  dos  direcciones  tal  como  se muestra  en  la  figura  4.89, 

utilizamos la dimensión B en ambas direcciones para garantizar que se cumple el estado limite 

de resistencia a flexión en ambas direcciones. 

 

Fig. 4.89 Punto al que llegan las dos armaduras de la estructura de techo, en el eje C. 

La placa de apoyo a utilizar será: ۺ۾૚ ૛ൗ ᾽ de ૛૞	ܕ܋	 ൈ ૛૞	ܕ܋ 

De  igual manera, es necesario dimensionar  la placa de apoyo en  la  cual están  colocados  los 

elementos viga de alma abierta sobre  las columnas, debido a  los cálculos anteriores podemos 

hacer un análisis de  interpolación, al comparar  las cargas que  llegan a  los apoyos debido a  las 

vigas,  son mucho menores  que  los  que  se  han  analizado  para  las  cargas  en  la  armadura,  y 

considerando que  las dimensiones de  la placa dimensionada son pequeñas, utilizaremos esta 

misma sección para apoyo de las vigas de alma abierta sobre las columnas. 
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b) Diseño de conexión placa – columna  con pernos de anclaje.  

Para determinar  la cantidad y  las dimensiones de  los pernos de anclaje, analizamos el mismo 

apoyo donde  se analizó  la placa de apoyo anteriormente descrita,  como  se muestra para el 

estado  límite de aplastamiento del material de apoyo, se  tiene una distribución de esfuerzos 

simétrica bajo la placa de apoyo, lo que indica que la excentricidad de la carga en el apoyo es 

cero (0). 

El valor de  la carga máxima, es  la misma que  se utiliza para el cálculo de  la placa de apoyo, 

además esta carga estará distribuida en dos filas de pernos ubicadas en los lados de la placa de 

apoyo, ya que la carga es relativamente pequeña, se propone un solo perno a cada lado de el 

punto de aplicación de la carga. 

i. Estado limite de resistencia del acero a la tensión. 

∅ ௡ܶ ൒ ௨ܶ 

௥௘௤ܣ ൌ
௨ܶ

∅ ௨݂௧
 

௨ܶ ൌ
ܴ௨

2ൗ ൌ ݃ܭ	15,521.04
2ൗ → ௨ܶ ൌ  ݃ܭ	7760.52

௨ܶ ൌ  ݏܾ݈	17,150.75

ܴ௨ ൌ  ݏܾ݈	34,301.50

Utilizando tornillos o pernos simples A307 con  ௨݂௧ ൌ  ݅ݏ݇	58

௥௘௤ܣ ൌ
17,150.75
0.75ሺ58000ሻ

 

௥௘௤ܣ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	0.394

Esta es el área requerida para una línea de pernos, al analizar el valor que se obtiene, es posible 

observar que se puede satisfacer esta resistencia con un tornillo roscado de 7/8” 
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௣௘௥௡௢ܣ ൌ ଶ݈݃ݑ݌	0.601 ൐ ௥௘௤ܣ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Se utilizarán dos pernos roscados A307 de 7/8” 

ii. Estado limite de desprendimiento del concreto de anclaje. 

Este estado  límite de  falla determina  la  longitud de anclaje en el concreto del perno roscado 

que se utilizará, representado por ݄௘௙ , para este estado límite de falla se tiene: 

∅ ௡ܲ ൒ ௨ܲ 

Para todo el grupo de anclaje. 

௡ܲ ൌ
ேܣ
ே௢ܣ

߰ଵ߰ଶ߰ଷ ௕ܰ 

 

Fig. 4.90 Configuración geométrica de la placa de apoyo y los pernos (dimensiones en pulg).  



305 
 

 

Fig. 4.91 Configuración geométrica de la superficie de falla (ࡺ࡭) 

Asumimos una longitud de anclaje en pulgadas, escogemos ݄௘௙ ൌ  ݈݃ݑ݌	14

1.5݄௘௙ ൌ  ݈݃ݑ݌	21.0

Debido a la condición de apoyo de la placa, se puede deducir de la fig. 4.89 que el valor máximo 

del área para la condición de desprendimiento del concreto es: 

ேܣ ൌ 21.65	 ൈ 23.62 ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	511.37

ே௢ܣ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	511.37

La  coincidencia de  las áreas  se da por  la  limitación de  la  superficie de apoyo de  la  como  se 

menciono anteriormente. 

ேܣ ൑ ே௢ܣ݊ → 511.37 ൑ 2ሺ511.37ሻ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

߰ଵ ൌ 1.0	ሺܾ݀݁݅݀݋	ܽ	݁ݑݍ	݋݊	݁ݐݏ݅ݔ݁	݀ܽ݀݅ܿ݅ݎݐ݊݁ܿݔ݁	݁݀	݈ܽ	ܽ݃ݎܽܿሻ 

߰ଶ ൌ 0.7 ൅ 0.3
௖೘೔೙

ଵ.ହ௛೐೑
	 ; 	ܿ௠௜௡ ൌ ,݈݃ݑ݌	7.0   "7/8	݁݀	݋݊ݎ݁݌	݈݁	ܽݎܽ݌

߰ଶ ൌ 0.7 ൅ 0.3
7.0
21

ൌ 0.80 

߰ଷ ൌ 1.0	ሺ݁݀݁ݑ݌	݁ݏݎܽ݀	݈ܽ	݅ܿܽݎݑݏ݂݅ó݊	݁݊	݈ܽ	݂݁݅ܿ݅ݎ݁݌ݑݏ	݁݀	݈݈݂ܽܽ	ܽ݀ܽݎݐݏ݋݉	݁݊	݂݅݃. 4.  ሻݔݔ
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௕ܲ ൌ 24ඥ݂′௖݄௘௙
ଵ.ହ 

Para concreto con ݂′௖ ൌ 210
௞௚

௖௠మ ൌ 3000
௟௕௦

௣௨௟௚మ
 

௕ܲ ൌ 24√3000ሺ14.0ሻଵ.ହ ൌ  ݏܾ݈	68,859.51

௡ܲ ൌ
511.37
511.37

ሺ1.0ሻሺ0.80ሻሺ1.0ሻሺ68,859.51ሻ 

௡ܲ ൌ  ݏܾ݈	55,087.61

Evaluando la condición de diseño: 

૙. ૠ૞ሺ૞૞, ૙ૡૠ. ૟૚	ሻ ൒ 	૜૝, ૜૙૚. ૞૙	࢙࢈࢒ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

De esta  forma, mediante el análisis de  los dos modos principales de  falla para  los pernos de 

anclaje, se puede definir las dimensiones definitivas de los pernos que unirán la placa de apoyo 

a la columna de concreto. 

Se  deduce  en  base  al  análisis  que  la  configuración  requerida  para  los  pernos  de  anclaje  es 

adecuada y se proponen 2 pernos roscados A307 de 7/8” con una longitud de empotramiento 

de 40 cm (>14 pulg). 

c) Diseño de conexiones entre miembros de la armadura.  

Para  iniciar el diseño de  la conexión deberá verificarse si el tamaños si se puede satisfacer  las 

condición geométrica donde los ejes de los elementos deben concurrir en un punto. 

La conexión es de tipo soldadura y se emplearán aceros A 36 y electrodos E 60.  

Verificar si la conexión puede hacerse si utilizar placa de conexión.  
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a) Ubicación del nudo a analizar dentro de la armadura. 

 

b) Condición de carga del nudo a analizar. 

Fig. 4.92 Conexión de nudo L. 

Como puede verse el elemento LO no  tiene  la  longitud adecuada de conexión, por  lo que se 

deberá disponer de una placa de conexión.  

i. Espesor de la placa.  

Para elegir un espesor de la placa esta bebe ser compatible con el espesor de los perfiles que se 

van a soldar sobre ella.  

Por lo tanto se elegirá el espesor de 3/16” mismo espesor del elemento LO  

ii. Dimensionamiento de la placa:  

La placa debe dimensionarse en base a los requisitos de la conexión de los elementos, es decir 

tomando en cuenta la longitud de la soldadura necesaria para soportar la carga. 
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Resistencia de soldadura por unidad de longitud.  

.ୀ૙࢝ࢊࡾ ૠ૞൫૙. ૟૙ሺࢄࢄࡱࡲሻ൯࢚࢝ࡸࢋ ൌ ૙. ૠ૞ሺ. ૟ሻሺ૟૙ሻ ൬
૚
ૡ
൰ ሺ૙. ૠ૙ૠሻ࢝ࡸ ൌ ૛. ૜ૡ	࢏࢒࢑.	 

Por lo que para soportar la carga de 15.88 se necesita una longitud total de soldadura de 6.67 

pulg en la conexión.  

Distancia lateral de la placa al elemento a compresión.  

La  distribución  de  la  carga  a  compresión  se  logra  adecuadamente  sobre  la  sección  de 

Whitmore,  30  grados  hacia  el  lado  de  la  conexión  a  lo  largo  de  la  línea  de  fuerza  como  se 

muestra en la figura 4.93.  

 

Fig. 4.93 Sección de distribución de fuerza de compresión.  

Debido  a  que  se  ejerce  una  fuerza  de  compresión  sobre  la  placa  en  esta  debe  revisarse  el 

pandeo, tal procedimiento no será necesario si la distancia f≤ 5 t (t=espesor de la placa)  

݂ ൌ
3ݔ5
16

ൌ .94 ൎ  	.݈݃ݑ݌	1

Con los parámetros descritos se propone una sección de placa.  
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Fig. 4.93 Dimensionamiento de la placa de conexión.  

Revisión de la placa propuesta.  

 

Fig. 4.95 Revisión de la placa propuesta.  

iii. Revisión de la soldadura.  

Se calculó anteriormente que para soportar una carga de 15.88 kips es necesario una longitud 

de soldadura mayor que 6.67 pulg, la propuesta tiene una longitud de soldadura en cortante de 

8.42 pulg y una longitud en tensión de 2.5 pulg para un total de 10.92 pulg para una resistencia.  

࢝ࢊࡾ ൌ ሺ૛. ૜ૡ	࢏࢒࢑. ሻ૚૙. ૢ૛ ൌ ૛૟࢙࢖࢏࢑ 

Es común en el desarrollo de las conexiones despreciar la contribución de la soldadura 

evitando elaborar un cálculo adicional. 
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Resistencia por bloque de cortante.  

Puede existir una ruptura de la placa debido a los esfuerzos que la soldadura le produce  

Para determinar la resistencia por bloque de cortante se utilizará la ecuación siguiente:  

Tୠୱ ൌ φሺ0.6ሻF୳	A୬୴ ൅ min	ሺφ0.6F୷	A୥୲, φF୳	A୬୲) 

 

Fig. 4.96 Bloque de cortante.  

௡௩ܣ ൌ
ሺ4.42 ൅ 4.42ሻ3

16
ൌ  ଶ݈݃ݑ݌	1.66

௚௧ܣ ൌ 2.5ሺ
3
16
ሻ ൌ ଶ݈݃ݑ݌0.47 ൌ ௡௧ܣ	  

௕ܶ௦ ൌ 0.75ሺ0.6ሻ58ሺ1.66ሻ ൅ min	ሺ0.75ሺ36ሻ0.47,0.75ሺ58ሻ0.47ሻ 

௕ܶ௦ ൌ 43.32 ൅ min	ሺ12.69,20.44ሻ 

࢙࢈ࢀ ൌ ૞૟. ૙૚	࢙࢖࢏࢑	 

Resistencia a corte en soldadura y resistencia por flexión de la placa 

 

Fig. 4.97 Cargas sobre la placa.  
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El cortante de 13.28 kips lo resistirá una longitud de soldadura de 14 pulg a lo largo de la placa.  

࢝ࢊࡾ ൌ ሺ૛. ૜ૡ	࢏࢒࢑. ሻ૚૝ ൌ ૜૜. ૜૛࢙࢖࢏࢑ ൐  ሻࢋ࢒࢖࢓࢛ࢉሺ	ݏ݌݅݇	13.28

Revisión de la flexión de la placa.  

Debido a  la excentricidad de  la carga de compresión esta  le genera un momento  flector a  la 

placa, para la cual es aplicable la teoría de vigas.  

௠݂௔௫ ൌ
ெೠ௖

ூ
ൌ

଼.଻ሺଷ.଴ଽሻሺ଻ሻ

ቀ
భ
భమ
ቁቀ

య
భల
ቁ௫ଵସయ

= 4.4 ksi. 

Mucho menor que fy.  

d) Diseño de conexión entre viga de alma abierta y Armadura. 

La  conexión  que  se  realiza  entre miembros  principales,  como  la  viga  de  alma  abierta  y  la 

armadura, está definida principalmente por el análisis de la resistencia del filete de soldadura a 

la  carga axial que  se genera en el apoyo proveniente de  las diferentes  condiciones de  carga 

analizadas. Para el caso del ejemplo que se está desarrollando, se tiene que las cargas máximas 

que pueden  llegar a desarrollarse están en  función de  cada  caso de  carga, a partir de ahí  y 

considerando la condición más critica para la que se diseñó cada elemento, se puede obtener la 

resistencia requerida de diseño. A continuación en la siguiente tabla se muestra el resumen de 

las cargas que se obtuvieron en el análisis de acciones internas de las vigas de alma abierta. 

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS EN VIGAS DE ALMA ABIERTA 

VIGA DE ALMA 

ABIERTA TIPO 

ACCIONES 

INTERNAS 

EVENTO EXTERNO (CARGA) 

MUERTA VIVA VIENTO  SISMO

VM‐1 Nmax (kg)  = ‐78.45  ‐41.91  ‐47.71  499.69 

VM‐2 Nmax (kg)  = ‐204.81  ‐75.91  ‐82.14  1147.03 

VM‐3 Nmax (kg)  = ‐243.51  ‐112.59  ‐99.91  999.16 

Tal como se analizó anteriormente para la definición de las cargas de diseño, realizamos todas 

las combinaciones de carga, para definir cuál de estas es la que domina el efecto del diseño de 

la soldadura de unión de  la viga de alma abierta con  la columna, a continuación se muestran 

todas la combinaciones de carga para los tres tipos de viga de alma abierta que se disponen en 

la armadura. 
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Combinaciones de carga

Elemento 

1.4D 
1.2D + 

0.5Lr 

1.2D + 

1.6Lr + 

0.8W 

1.2D + 

1.6W + 

0.5Lr 

1.2D + 

1.4E 

1.2D ‐ 

1.4E 

0.9D + 

1.6W 

0.9D ‐ 

1.6W 

0.9D + 

1.4E 

0.9D ‐ 

1.4E 

   Kgf  Kgf  Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf Kgf  Kgf  Kgf

VM‐1  ‐109.83  ‐115.10  ‐199.36 ‐191.43 605.43 ‐793.71 ‐146.94 5.73  628.96 ‐770.17

VM‐2  ‐286.73  ‐283.73  ‐432.94 ‐415.15 1360.07 ‐1851.61 ‐315.75 ‐52.91  1421.51 ‐1790.17

VM‐3  ‐340.91  ‐348.51  ‐552.28 ‐508.36 1106.61 ‐1691.04 ‐379.02 ‐59.30  1179.67 ‐1617.98

Tal  como  se  muestra  en  la  tabla  anterior  se  escoge  el  mayor  valor  absoluto  de  las 

combinaciones de carga, debido a que este en tensión o en compresión el miembro genera el 

mismo efecto de esfuerzo en la soldadura, por lo tanto la carga de diseño será. 

ܴ௨ ൌ ݃ܭ	1,851.61 ൌ  ݏ݌݅݇	4.09

ܴ߮݊ ൌ ߮ሺ0.6ሻܨஜ	ܣ௡௩ 

La  condición de diseño que debe de  cumplir  la  soldadura  en base  al método de  resistencia 

última es: 

ܴ߮݊ ൒ ܴ௨ 

Para una soldadura a 45° tal como se indico en la soldadura entre miembros estructurales que 

conforman  la  armadura  ௡௩ܣ ൌ  ,௪ܮ௘ݐ ௪ܮ ൌ  .ܽݎݑ݈݀ܽ݀݋ݏ	݁݀	݁ݐ݈݂݁݅	݈݁݀	݀ݑݐ݅݃݊݋݈ Para 

soldaduras  a  45°    ௘ݐ ൌ 0.707݄  que  es  el  espesor  del  filete  de  soldadura  a  utilizar.  Para 

electrodos con resistencia ܨஜ	 ൌ ݄ y proponiendo una altura de soldadura ݅ݏ݇	60 ൌ 1/8" 

ܴ߮݊ ൌ ߮ሺ0.6ሻܨஜ	ܣ௡௩ ൌ 0.75ሺ0.60ሻሺ60ሻ ൬
1
8
൰ ሺ0.707ሻܮ௪ 

ܴ߮݊ ൌ  ௪ܮ2.38

Se  proponen  soldaduras  a  ambos  lados  de  la  viga,  tal  como  lo  muestra  la  figura  4.98  a 

continuación. 
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Fig. 4.98 Detalle de soldadura entre elementos primarios. 

Al igualar los términos de la ecuación de diseño: 

ܴ߮݊ ൌ ܴ௨ → ௪ܮ2.38 ൌ ܴ௨ 

௪ܮ ൌ ܴ௨
2.38ൗ ൌ 4.09

2.38ൗ  

࢝ࡸ ൌ ૚. ૠ૛	ࢍ࢒࢛࢖ 

Para soldaduras a ambos  lados del ángulo auxiliar, se propone 1” de soldadura, con  lo que se 

obtiene  un  ࢝ࡸ ൌ ૛. ૙૙	ࢍ࢒࢛࢖,  y  se  satisface  la  condición  de  diseño  para  la  unión  de  los 

elementos. 

e) Diseño de conexión entre celosía y elementos angulares de las vigas de alma abierta. 

De  igual manera que el análisis anterior, se definen para  las vigas de alma abierta  las uniones 

entre los elementos que los componen, es decir con la celosía. 

௨ܥ ൌ
௨ܸ

ߠ݊݁ܵ
ൌ

2.561
ܵ݁݊	ሺ60ሻ

 

௨ܥ ൌ  ݏ݌݅݇	2.956
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Fig. 4.99. Carga ultima de diseño para soldadura en celosía. 

Considerando una unión en cada punto de 1/8” y con electrodo tipo E70, tenemos: 

݊ܥ߮ ൌ ߮ሺ0.6ሻܨஜ	ܣ௡௩ ൌ 0.75ሺ0.60ሻሺ60ሻ ൬
1
8
൰ ሺ0.707ሻܮ௪ 

݊ܥ߮ ൌ  ௪ܮ2.38

݊ܥ߮ ൌ ௨ܥ → ௪ܮ2.38 ൌ  ௨ (Condición de diseño)ܥ

௪ܮ ൌ ௨ܥ
2.38ൗ ൌ 2.957

2.38ൗ  

࢝ࡸ ൌ ૚. ૛૝	ࢍ࢒࢛࢖ 

Se toma la consideración mencionada para el diseño anterior, en donde por motivos de hacer 

practico el trabajo de soldadura en el momento de ejecución del elemento, se propone para la 

soldadura en los puntos de unión con la celosía y los ángulos que conforman la viga de alma 

abierta, tipo E60 de 1/8” de espesor y con una longitud de filete de 1.5 pulg. 

f) Diseño Conexión entre polín espacial y Viga de alma abierta. 

De la misma manera que se realizó el análisis para las vigas de alma abierta en la unión con los 

elementos de armadura, se realiza el análisis en la conexión de los polines con las vigas de alma 

abierta. 

Sin embargo,  los polines no soportan carga paralela a su  longitud prismática, por  lo tanto no 

transfieren fuerzas  laterales en  los apoyos a  los miembros donde están conectados. Debido a 



315 
 

esta condición particular para  los polines espaciales, solo se requiere una soldadura de unión 

entre miembros, que puede ser deducida en base a la longitud mínima de filete que establece 

el manual de diseño de LRFD, el cual expresa  que será por lo menos cuatro veces el espesor del 

ángulo  en  el  que  está  apoyado,  en  la  figura  4.100  se muestra  la  ubicación  de  la  soldadura 

mínima que se debe colocar en la unión de estos miembros. 

௠௜௡ܮ ൌ  ழݐ4

 

Fig. 4.100. Longitud mínima del filete de soldadura. 

En  base  a  la  configuración  geométrica  de  las  vigas  de  alma  abierta,  para  cumplir  con  este 

requerimiento de diseño y  considerando que el mayor espesor de  los ángulos en  los que  se 

apoyan los polines espaciales es de 5/16” se deduce que: 

࢔࢏࢓ࡸ ൌ 	૝ ൬
૞
૚૟
൰ ൌ ૚. ૛૞	ࢍ࢒࢛࢖ 

Debido a que esta  longitud se distribuye entre dos puntos de conexión en el polín, para darle 

simetría  a  la  conexión  y que para  efectos  constructivos  en práctico  colocar una  longitud de 

soldadura de filete en unidades enteras. Por lo tanto se colocarán dos filetes de soldadura para 

cada  punto  de  conexión  entre  polines  espaciales  y  vigas  de  alma  abierta  con  un  espesor 

mínimo de 1/8” y  longitud de  filete de 1 pulg, satisfaciendo con esto  la condición de diseño 

para la unión entre el polín espacial y la viga de alma abierta. 
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g) Diseño de la conexión entre celosía y barras longitudinales en polín espacial 

En  la unión de  la celosía con  las barras  longitudinales,  la condición de diseño a  resistir, es el 

esfuerzo que le produce la carga máxima de corte cada barra de la celosía a la soldadura en el 

punto de unión, es decir la carga con la que se diseñó la celosía. 

௨ܥ ൌ
௨ܸ

ߠ݊݁ܵ	ߚݏ݋ܥ	2
ൌ

0.629
ሺ60ሻ	ሺ16.82ሻܵ݁݊	ݏ݋ܥ	2

 

௨ܥ ൌ  ݏ݌݅݇	0.379

 
Fig. 4.101. Carga ultima de diseño para celosía de polín espacial. 

Tal como se analizó anteriormente, en el diseño de la celosía, obtiene como valor de diseño la 

carga axial que llega de la barra hacia los elementos longitudinales del polín espacial. 

Si  consideramos un espesor de  soldadura de 1/8”, el análisis de  la  resistencia nominal de  la 

soldadura será análogo al de la unión entre la viga de alma abierta con la armadura, en donde: 

݊ܥ߮ ൌ ߮ሺ0.6ሻܨஜ	ܣ௡௩ ൌ 0.75ሺ0.60ሻሺ60ሻ ൬
1
8
൰ ሺ0.707ሻܮ௪ 

݊ܥ߮ ൌ  ௪ܮ2.38

݊ܥ߮ ൌ ௨ܥ → ௪ܮ2.38 ൌ  ௨ (Condición de diseño)ܥ

௪ܮ ൌ ௨ܥ
2.38ൗ ൌ 0.379

2.38ൗ  

࢝ࡸ ൌ ૙. ૚૞	ࢍ࢒࢛࢖ 
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De igual manera, al analizar esta longitud de filete, no es conveniente desde el punto de vista 

constructivo, de  tal  forma que  se propone una  soldadura  longitudinal  con electrodo E70  en 

cada punto de unión del polín igual a 1 pulg. Con un espesor de 1/8”. 

4.4.3. ETAPA DE REVISION ESTRUCTURAL. 

Luego de obtener las dimensiones de los elementos primarios y secundarios de la estructura de 

techo  es  necesario  hacer  una  revisión  de  cada  uno  de  estos  basándose  en  criterios  no 

necesariamente estructurales. Como se describe en el capítulo III, se evalúan en esta etapa las 

deflexiones  de  los  elementos  estructurales  en  condiciones  de  servicio  y  compararlo  con  las 

deflexiones  allí  sugeridas.  En  caso  de  existir  una  diferencia  apreciable  entre  la  deflexión 

obtenida y la sugerida se procede a realizar cambios, ya sea en las dimensiones del elemento o 

en  las  secciones  que  componen  sus miembros,  con  el  objetivo  de  cumplir  con  la  deflexión 

limite. 

A continuación se detallan los cálculos para obtener la deflexión generada a partir de las cargas 

de servicio en  los elementos primarios de  la estructura de techo. Es necesario aclarar que en 

éste  ejemplo  se  consideran  las  cargas  de  servicio  que  contribuyen  significativamente  en  la 

deflexión del elemento, es decir  la carga muerta y  la carga viva, ya que  la carga de viento no 

actúa en favor de  la deflexión en  la dirección del peso del elemento y por tanto disminuye el 

valor de la deflexión. 

4.4.3.1. Revisión estructural de elementos secundarios 

a) LARGUERO TIPO P‐1 

La  figura 4.102 muestra  la sección del  larguero tipo P‐1 obtenida en  la etapa de diseño. Para 

calcular la deflexión resultante de la aplicación de las cargas de servicio es necesario calcular el 

momento de inercia en eje fuerte de la sección. 
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Figura 4.102. Dimensiones del larguero tipo P‐1. 

Cálculo del momento de inercia de la sección (I). 

En  base  a  la  figura  4.103  se  realiza  el  cálculo  del  centroide  de  la  sección  del  polín  y 

posteriormente la inercia en su eje fuerte x‐x. 

 

Figura 4.103. Cálculo de centroide y momento de inercia de la 

sección de la viga VM‐1. 

En la figura anterior se muestra la localización del centroide de la cuerda superior e inferior del 

larguero; se considera en este paso que el momento de inercia con respecto al eje mayor de la 

cuerda  superior  e  inferior  es  despreciable  en  el  cálculo  del momento  de  inercia  de  todo  el 

elemento; el área de las cuerdas se resumen en la siguiente tabla. 

Miembro 
Centroide  Área  

(cm)  (cm2) 

Cuerda superior (2Ø ½”)  0.64  2.54 

Cuerda inferior (1Ø3/8”)  0.64  2.54 

Σ  3.80 
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El centroide de la sección (Yc) medido a partir del borde de la cuerda inferior es:  

௖ܻ ൌ
ଵܣ ଵܻ ൅ ଶܣ ଶܻ

ଵܣ ൅ ଶܣ
 

௖ܻ ൌ
ሺ2.54 ൈ 25.63ሻ ൅ ሺ2.54 ൈ 0.64ሻ

2.54 ൅ 2.54
 

௖ܻ ൌ 17.32ܿ݉ 

El momento de  inercia de  la  sección, despreciando  la  inercia  centroidal de  cada  cuerda  y  la 

contribución de la celosía lateral, se calcula así: 

ܫ ൌ෍ሺ݀ܣଶሻ ൌ ሾܣଵሺ ௖ܻ െ ଵܻሻଶሿ ൅ ሾܣଶሺ ௖ܻ െ ଶܻሻଶሿ 

ܫ ൌ ሾ2.54 ൈ ሺ17.32 െ 25.63ሻଶሿ ൅ ሾ2.54 ൈ ሺ17.32 െ 0.64ሻଶሿ 

ࡵ ൌ ૞૛ૠ. ૜૜࢓ࢉ૝ 

Se considera además una disminución del 75% del momento de  inercia calculado por tratarse 

de un elemento de alma abierta, entonces el momento de inercia del larguero tipo P‐1 es: 

ܫ ൌ 0.75 ൈ 527.33 

ࡵ ൌ ૜ૢ૞. ૞૙࢓ࢉ૝ 

Cargas de servicio (w=D+L)  

La  condición  de  cargas  para  calcular  la  deflexión  es  la  suma  de  la  carga  muerta  y  viva 

(1.0D+1.0L), de manera que para el cálculo de la deflexión en el polín tipo P‐1 se consideran las 

siguientes cargas uniformemente distribuidas. 
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Figura 4.104. Cargas de servicio para el cálculo de la deflexión en 

el larguero tipo P‐1. 

Cálculo de la deflexión máxima (δmax) 

Los largueros en estructuras de techo están cargados uniformemente a lo largo de su longitud y 

en este caso se ha considerado que entre claros se encuentran simplemente apoyados en sus 

extremos.  De  esta manera  se  calcula  la  deflexión máxima  partir  de  las  cargas  de  servicio 

mediante la siguiente ecuación: 

௠á௫ߜ ൌ
ସܮݓ5

ܫܧ384
 

Se calcula la rigidez a flexión (EI): 

ܫܧ ൌ ቆ2.1 ൈ
10଺݇݃
ܿ݉ଶ ቇ ൈ ሺ395.50ܿ݉ସሻ 

ࡵࡱ ൌ ૡ૜૙. ૞૞ ൈ ૚૙૟ࢍ࢑.  ૛࢓ࢉ

Al sustituir datos en la ecuación de la deflexión máxima y homogenizar unidades, se obtiene: 

௠á௫ߜ ൌ
5 ൈ ሺ0.4954 ൅ 0.2520ሻ ൈ ሺ600ሻସ

384 ൈ 830.55 ൈ 10଺
→ ௠á௫ߜ ൌ ૚. ૞૚ૢ	࢓ࢉ 
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Cálculo de la deflexión sugerida (δlim) 

La deflexión sugerida para éste caso es: 

௟í௠ߜ ൌ
ܮ
240

ൌ
600
240

→ ࢓࢏࢒ࢾ ൌ ૛. ૞૙	࢓ࢉ 

Por tanto: 
௠௔௫ߜ ൏ ௟௜௠ߜ 		→ ૚. ૞૚ૢ	࢓ࢉ	 ൏ ࢓ࢉ	2.50 →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛࡯

Como  la deflexión producida no excede el  límite sugerido entonces se considera adecuado el 

proporcionamiento del larguero tipo P‐1, tanto en dimensiones generales como elementales. 

Las deflexiones en los largueros tipo P‐2 y P‐3 son revisadas de la misma manera que el polín P‐

1,  dando  como  resultado  un  cambio  en  la  sección  del  larguero  tipo  P‐2. A  continuación  se 

muestra un resumen de resultados. 

CUADRO RESUMEN DE REVISION Y CAMBIOS ESTRUCTURALES.  

SECCION DE LARGUERO 

Deflexión 

máxima 

δmax (cm) 

Deflexión 

sugerida 

δlim (cm) 

Revisión 

de la 

sección  

Cambios 

1.52  2.50  Cumple  No 

 

3.14  3.125  No cumple 

Se cambia 

el diámetro  

la barra de 

la cuerda 

inferior a 

½”  

1.25  2.50  Cumple  No 
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4.4.3.2. Revisión estructural de elementos primarios 

a) VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM‐1 

La figura 4.105 muestra la sección de la viga VM‐1 obtenida en la etapa de diseño. Para calcular 

la  deflexión  resultante  de  la  aplicación  de  las  cargas  de  servicio  es  necesario  calcular  el 

momento de inercia en eje fuerte de la sección, para lo cual se utilizan los valores de las tablas 

de propiedades de los perfiles del AISC que se presentan en el Anexo 2.1. 

 

Figura 4.105. Dimensiones de la viga tipo VM‐1. 

Cálculo del momento de inercia de la sección (I). 

En  base  a  la  figura  4.105  se  realiza  el  cálculo  del  centroide  de  la  sección  de  la  viga  y 

posteriormente la inercia en su eje fuerte x‐x. 

 

Figura 4.106. Cálculo de centroide y momento de inercia de la 

sección de la viga VM‐1. 
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En la figura anterior (fig. 4.106) se muestra la localización del centroide de la cuerda superior e 

inferior de  la viga; el área y el momento de  inercia alrededor del eje mayor de  las cuerdas se 

resumen en la siguiente tabla. 

 

Miembro 

Centroide  Área   Inercia  

(cm)  (cm2)  (cm4) 

Cuerda superior  1.39  6.25  15.82 

Cuerda inferior  1.07  4.63  6.49 

Σ  10.88 

El centroide de la sección (Yc) medido a partir del borde de la cuerda inferior es:  

௖ܻ ൌ
ଵܣ ଵܻ ൅ ଶܣ ଶܻ

ଵܣ ൅ ଶܣ
 

௖ܻ ൌ
ሺ6.25 ൈ 23.61ሻ ൅ ሺ4.63 ൈ 1.07ሻ

6.25 ൅ 4.63
 

௖ܻ ൌ 14.02ܿ݉ 

El momento de inercia de la sección, despreciando la contribución de la celosía, se calcula así: 

ܫ ൌ෍ሺܫ௖௠ ൅ ଶሻ݀ܣ ൌ ሾܫଵ ൅ ଵሺܣ ௖ܻ െ ଵܻሻଶሿ ൅ ሾܫଶ ൅ ଶሺܣ ௖ܻ െ ଶܻሻଶሿ 

ܫ ൌ ሾ15.82 ൅ 6.25 ൈ ሺ14.02 െ 23.61ሻଶሿ ൅ ሾ6.493 ൅ 4.63 ൈ ሺ14.02 െ 1.07ሻଶሿ 

ࡵ ൌ ૚૜ૠ૜. ૞ૠ࢓ࢉ૝ 

Se considera además una disminución del 75% del momento de  inercia calculado por tratarse 

de un elemento de alma abierta, entonces el momento de inercia de la viga VM‐1 es: 

ܫ ൌ 0.75 ൈ 1373.57 

ࡵ ൌ ૚૙૜૙. ૚ૡ࢓ࢉ૝ 
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Cargas de servicio (Q = D+L)  

La  condición  de  cargas  para  calcular  la  deflexión  es  la  suma  de  la  carga  muerta  y  viva 

(1.0D+1.0L), de manera que para el cálculo de  la deflexión en  la viga VM‐1 se consideran  las 

siguientes cargas. 

 

Figura 4.107. Cargas de servicio para el cálculo de la deflexión 

en la viga tipo VM‐1. 

Cálculo de la deflexión máxima (δmax) 

A partir del diagrama de momentos mostrado en  la etapa de análisis estructural se establece 

que el momento máximo debido a cargas gravitacionales se localiza exactamente en el centro 

del  claro  y  por  ende  la  deflexión máxima.  De  esta manera  se  calcula  por  superposición  la 

deflexión en el centro del claro a partir de las cargas de servicio mediante la siguiente ecuación: 

௖ߜ ൌ
ܾܳሺ3ܮଶ െ 4ܾଶሻ

ܫܧ48
 

La figura 4.108 muestra los factores que incluye esta ecuación. 

 

Figura 4.108. Deflexión en viga debido a una carga puntual. 
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Se calcula la rigidez a flexión (EI): 

ܫܧ ൌ ቆ2.1 ൈ
10଺݇݃
ܿ݉ଶ ቇ ൈ ሺ1030.18ܿ݉ସሻ 

ࡵࡱ ൌ ૛. ૚૟ ൈ ૚૙ૢࢍ࢑.  ૛࢓ࢉ

Empezando de izquierda a derecha se sustituyen los datos en la ecuación de la deflexión para 

cada una de las cargas. 

௖భߜ ൌ
279.48 ൈ 101 ൈ ሺ3ሺ606ሻଶ െ 4ሺ101ሻଶሻ

48 ൈ 2.16 ൈ 10ଽ
ൌ 0.29ܿ݉ 

௖మߜ ൌ
319.09 ൈ 202 ൈ ሺ3ሺ606ሻଶ െ 4ሺ202ሻଶሻ

48 ൈ 2.16 ൈ 10ଽ
ൌ 0.58ܿ݉ 

௖యߜ ൌ
358.69 ൈ 303 ൈ ሺ3ሺ606ሻଶ െ 4ሺ303ሻଶሻ

48 ൈ 2.16 ൈ 10ଽ
ൌ 0.77ܿ݉ 

Así  sucesivamente  se  calcula  la  contribución  de  cada  una  de  las  cargas  puntuales  para  la 

deflexión total en el centro del claro de la viga. 

La deflexión debida a cada una de las cargas mostradas se resume en la siguiente tabla: 

Punto 
Carga Total 

(kg) 

Deflexión 

"δ" (cm) 

1 279.48 0.29

2 319.09 0.58

3 358.69 0.77

4 398.3 0.73

5 438.86 0.45

2.82

La superposición de las cargas produce una deflexión: 

࢞ࢇ࢓ࢾ ൌ ૛. ૡ૛	࢓ࢉ 
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Cálculo de la deflexión sugerida (δlim) 

La deflexión sugerida para éste caso es: 

௟௜௠ߜ ൌ
ܮ
240

ൌ
606
240

 

࢓࢏࢒ࢾ ൌ ૛. ૞૛૞	࢓ࢉ 

Por tanto: 

௠௔௫ߜ ൐  ௟௜௠ߜ

૛. ૡ૛	࢓ࢉ ൐ 2.525	ܿ݉ →  !‼ࢋ࢒࢖࢓࢛ࢉ	࢕ࡺ

Cambios estructurales: 

Debido a que la deflexión producida excede el límite sugerido entonces se propone cambiar las 

dimensiones de la viga. En éste caso se propone cambiar la sección de la cuerda inferior de un 

par de angulares de 1 ½” x 1 ½” x 1/8” a un par de angulares de 1 ½” x 1 ½” x 5/32”.  Con éste 

cambio se obtiene el siguiente detalle del cálculo de la deflexión máxima. 

Punto Carga Total (kg) Deflexión "δ" (cm)

1  438.86  0.40 

2  398.30  0.64 

3  358.69  0.68 

4  319.09  0.51 

5  279.48  0.25 

2.49 

Por tanto: 

௠௔௫ߜ ൏  ௟௜௠ߜ

૛. ૝ૢ	࢓ࢉ ൐ 2.525	ܿ݉ →  !‼݈݁݌݉ݑܥ
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A continuación se resumen  los resultados obtenidos del análisis de deflexiones para cada una 

de las tipologías de vigas anteriormente definidas con sus respectivos cambios.  

CUADRO RESUMEN DE REVISION Y CAMBIOS ESTRUCTURALES.  

SECCION DE VIGA 

Deflexión 

máxima δmax 

(cm) 

Deflexión 

sugerida 

δlim (cm) 

Revisión 

de la 

sección  

Cambios 

 

VM ‐ 1 

2.78  2.53  No cumple 

Se cambia la sección 

de la cuerda inferior 

por un par de 

ángulos de 1 ½” x 1 

½” x 5/32” 

VM ‐2 

7.45  6.30  No cumple 

Se cambia la sección 

de la cuerda inferior 

por un par de 

ángulos de 2” x 2” x 

5/16” 

VM ‐ 3 

5.45  5.05  No cumple 

Se cambia la sección 

de la cuerda inferior 

por un par de 

ángulos de 2” x 2” x 

1/4” 
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NOTA: es importante notar que los cambios generados en esta parte fueron a las secciones de 

los miembros, ya que un cambio en  las dimensiones generales de estos  implicaría más costos 

debido  al  incremento  de  las  longitudes;  sin  embargo  el  cambio  desarrollado  implica  un 

incremento  del  peso  propio  de  la  estructura.  En  todo  caso,  el  cambio  estructural  queda  a 

criterio del diseñador. 

b) ARMADURA TIPO T1 

En éste momento se ha determinado la configuración de todos los elementos que conforman la 

estructura del techo, ahora se analizan  las flechas máximas que se generan en  los elementos 

principales de la misma, para garantizar que se cumplirán los requisitos que se han mencionado 

en  los  capítulos  anteriores.  Están  relacionados  a  criterios  de  funcionalidad  y  a  criterios 

estéticos. 

Para determinar las flechas máximas que se dan en las armaduras, se puede realizar mediante 

un análisis exacto para determinar el desplazamiento de cualquier punto de  la armadura o es 

posible hacerlo mediante métodos aproximados. Un análisis definitivo de  la armadura y para 

obtener  un  diseño  óptimo  en  base  a  un  criterio  real  se  realiza  la  revisión  de  los 

desplazamientos por el método de carga virtual; éste es un método energético y tal como se 

explico  anteriormente  se  aplica  una  carga  virtual  en  el  punto  donde  se  necesita  obtener  el 

desplazamiento, el trabajo que realiza la carga está relacionado con la energía acumulada en el 

sistema de  armadura debido  a  las  cargas  actuantes  en  el  elemento  a  través de  la  siguiente 

ecuación: 

Σܳߜ௉ ൌ Σܨொ
୊ౌ୐

୅୉
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En la misma se relaciona la energía acumulada en el sistema y el trabajo realizado por la carga 

virtual, en la figura 4.109 se muestra la condición de carga en la armadura cuando se le coloca 

en uno de los nudos (en el que se desea conocer el desplazamiento) una carga virtual, en éste 

caso igual a 1.0 Kg. 

Fig. 4.109. Esquema de la armadura, cuando es aplicada una carga unitaria ࢈ࡽ, en el nudo B 

La  carga  mostrada  en  la  figura  4.109,  puede  tener  cualquier  magnitud,  comúnmente  es 

utilizada una carga ܳ௕ ൌ  de igual manera que cuando se analizaron las cargas internas ,݃ܭ	1.0

en los elementos de la armadura debido a las cargas gravitacionales y accidentales, se realiza el 

análisis para determinar cuáles son las fuerzas internas en cada uno de los elementos debido a 

la carga unitaria que se está aplicando en el nudo B. 

En esta etapa no se realizará el desglose de cómo se obtiene cada una de  las fuerzas  internas 

en los elementos, se realiza mediante el análisis de estática de toda la armadura, se muestran 

en la tabla 4.25 las acciones internas generadas en cada una de los elementos que componen la 

armadura por el efecto de la carga unitaria que actúa en el nudo B. 
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Miembro  Fq (Kg)  Miembro  Fq (Kg) 

AB  9.7778  LO  0.3038 

AC  ‐9.8207  MO  ‐0.8928 

BC  0.0000  NO  ‐0.1429 

BD  4.4444  NP  0.4444 

BE  5.4263  NQ  0.2381 

CE  ‐9.8207  OQ  ‐0.6377 

DE  ‐0.5000  PQ  ‐0.1250 

DF  2.6667  PR  0.2963 

DG  1.8468  PS  0.1938 

EG  ‐4.4639  QS  ‐0.4464 

FG  ‐0.3333  RS  ‐0.1111 

FH  1.7778  RT  0.1778 

FI  0.9493  RU  0.1625 

GI  ‐2.6784  SU  ‐0.2976 

HI  ‐0.2500  TU  ‐0.1000 

HJ  1.2444  TV  0.0808 

HK  0.5890  TW  0.1393 

IK  ‐1.7856  UW  ‐0.1786 

JK  ‐0.2000  VW  ‐0.0909 

JL  0.8889  VX  0.0000 

JM  0.4079  VY  0.1216 

KM  ‐1.2499  WY  ‐0.0812 

LM  ‐0.1667  XY  ‐0.0833 

LN  0.6349       

Tabla 4.25 Acciones internas debido a la carga unitaria aplicada en el nudo B 
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Para poder determinar la deformación, se utilizan las cargas de servicio sin factorizar, es decir 

las cargas viva y muerta de los elementos de la armadura. También es importante conocer las 

dimensiones de cada una de los elementos de la armadura, como ya son conocidos los perfiles 

que conforman la armadura, se muestra a continuación en la tabla 4.26 las cargas de servicio a 

las que están sometidos los elementos de la armadura y las dimensiones necesarias para poder 

determinar los desplazamientos en cada uno de los nudos de la armadura. 
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FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA ARMADURA

BARRA 
MUERTA 

(Kg)  VIVA (Kg) 
TOTAL 
(Kg) 

LONGITUD 
(M) 

AREA 
(plg2)  BARRA  MUERTA (Kg) VIVA (Kg) 

TOTAL 
(Kg) 

LONGITUD 
(M)  AREA (plg2)

AB  20026.17  8729.35 28755.52 1.60  2.62  LO  4109.78 1844.01 5953.79 1.91  0.90 

AC  ‐20113.98  ‐8767.63 ‐28881.61 1.61  3.84  MO  ‐14757.14 ‐6535.45 ‐21292.59 1.61  3.84 

BC  ‐272.73  ‐113.63 ‐386.36 0.15  0.90  NO  ‐2205.47 ‐980.82 ‐3186.29 1.05  0.90 

BD  18571.61  8123.32 26694.93 1.60  2.62  NP  8316.12 3657.47 11973.59 1.60  2.62 

BE  1479.91  616.59 2096.5 1.63  0.90  NQ  3675.78 1634.71 5310.49 2.00  0.90 

CE  ‐20113.98  ‐8767.63 ‐28881.61 1.61  3.84  OQ  ‐11306.1 ‐4987.01 ‐16293.11 1.61  3.84 

DE  ‐354.54  ‐147.71 ‐502.25 0.30  0.90  PQ  ‐2147.98 ‐949.12 ‐3097.1 1.20  0.90 

DF  17311  7598.12 24909.12 1.60  2.62  PR  5770.36 2532.59 8302.95 1.60  2.62 

DG  1309.51  545.59 1855.1 1.66  0.90  PS  3330.87 1471.8 4802.67 2.09  0.90 

EG  ‐18653.04  ‐8158.94 ‐26811.98 1.61  3.84  QS  ‐8352.58 ‐3673.51 ‐12026.09 1.61  3.84 

FG  ‐400.01  ‐166.66 ‐566.67 0.45  0.90  RS  ‐2072.97 ‐911.84 ‐2984.81 1.35  0.90 

FH  16244.3  7153.7 23398 1.60  2.62  RT  3559.19 1559.95 5119.14 1.60  2.62 

FI  1139.24  474.64 1613.88 1.71  0.90  RU  3030.92 1333.22 4364.14 2.19  0.90 

GI  ‐17386.91  ‐7631.43 ‐25018.34 1.61  3.84  SU  ‐5795.66 ‐2543.69 ‐8339.35 1.61  3.84 

HI  ‐409.11  ‐170.54 ‐579.65 0.60  0.90  TU  ‐1974.77 ‐866.11 ‐2840.88 1.50  0.90 

HJ  15371.53  6789.87 22161.4 1.60  2.62  TV  1644.26 720.09 2364.35 1.60  2.62 

HK  963.9  401.81 1365.71 1.77  0.90  TW  2750.76 1206.45 3957.21 2.30  0.90 

IK  ‐16315.53  ‐7185.07 ‐23500.6 1.61  3.84  UW  ‐3574.8 ‐1566.79 ‐5141.59 1.61  3.84 

JK  ‐381.84  ‐159.16 ‐541 0.75  0.90  VW  ‐1849.8 ‐810.1 ‐2659.9 1.65  0.90 

JL  14692.71  6506.92 21199.63 1.60  2.62  VX  0 0 0 1.60  2.62 

JM  778.85  324.65 1103.5 1.84  0.90  VY  2474.94 1083.88 3558.82 2.41  0.90 

KM  ‐15438.94  ‐6819.65 ‐22258.59 1.61  3.84  WY  ‐1651.47 ‐723.25 ‐2374.72 1.61  3.84 

LM  ‐2254.86  ‐1011.73 ‐3266.59 0.90  0.90  XY  ‐4564.75 ‐1813.96 ‐6378.71 1.80  0.90 

LN  11256.74  4965.24 16221.98 1.60  2.62                   

Tabla 4.26 Resumen de las cargas de servicio y dimensiones de los elementos de la armadura.   
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Conociendo las cargas internas que genera el sistema de fuerzas en el sistema y conociendo las 

cargas  internas que genera  la carga unitaria en  los elementos de  la armadura y considerando 

como  constantes  él  módulo  de  elasticidad  del  acero  ܧ) ൌ 2.1 ൈ 10଺
௄௚

௖௠మ)  realizamos  los 

cálculos necesarios para obtener el desplazamiento vertical en el nudo B. 

ܧ ൌ 2.1 ൈ 10଺
݃ܭ
ܿ݉ଶ 

ଶ݈݃ݑ݌	1 ൌ 6.4516	ܿ݉ଶ 

1	݉ଶ ൌ 100	ܿ݉ଶ 

Realizando  las  conversiones  requeridas  para  los  elementos  y  tomando  en  cuenta  que  la 

ecuación es  la sumatoria de  los productos de  la  longitud de cada elemento por  las   acciones 

internas debidas  a  las  cargas de  servicio por  las  acciones  internas debidas  a  la  carga  virtual 

divididos  por  el  área  de  cada  una  de  las  secciones,  es  posible  generar  una  hoja  de  cálculo 

simple (Tabla 4.39) para realizar estos procedimientos y  luego  incluir el efecto del módulo de 

elasticidad del acero para determinar el desplazamiento en el nudo. 

En base a lo obtenido en la tabla 4.39 determinamos lo siguiente: 

෍ܨ௤
ܮ௣ܨ
ܣ

ൌ  ݉ܿ/݃ܭ	11803769.14

Como  

Σܳߜ௉ ൌ Σܨொ
୊ౌ୐

୅୉
; Donde ܳ ൌ  ݃ܭ	1.00

௉ߜ ൌ
1
ܧ
. Σܨொ

F୔L
A

 

El desplazamiento vertical, conocido como la flecha, en el nudo B es también igual a: 

஻ߜ ൌ
1

2.1 ൈ 10଺
. 11803769.14 

஻ߜ ൌ 5.62	ܿ݉ 
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Las  recomendaciones para  techos con vigas que soportan cielorraso sin yeso o componentes 

quebradizos es de: 

௠௔௫ߜ  ൌ ܮ
240ൗ ൌ 19.20

240ൗ ൌ 0.08	݉ ൌ 8.00	ܿ݉ 

Comparando  el  valor  de  la  deformación  en  el  nudo  B,  podemos  concluir  que  no  excede  el 

desplazamiento vertical máximo en éste nudo, debemos  realizar el mismo análisis para cada 

uno de los nudos a fin de determinar cuál es la deformación o desplazamiento máximo que la 

armadura tendrá. 

Miembro  Fq (Kg)  Fp (Kg)  L (mts)  A (cm2)  FqFpL/A 

AB  9.7778  28755.52  160.00  16.90  2661924.01 

AC  ‐9.8207  ‐28881.61  161.00  24.77  1843587.32 

BC  0.0000  ‐386.36  15.00  5.82  0.00 

BD  4.4444  26694.93  160.00  16.90  1123246.83 

BE  5.4263  2096.50  163.00  5.82  318612.85 

CE  ‐9.8207  ‐28881.61  161.00  24.77  1843587.32 

DE  ‐0.5000  ‐502.25  30.00  5.82  1294.46 

DF  2.6667  24909.12  160.00  16.90  628877.16 

DG  1.8468  1855.10  166.00  5.82  97717.49 

EG  ‐4.4639  ‐26811.98  161.00  24.77  777934.82 

FG  ‐0.3333  ‐566.67  45.00  5.82  1460.34 

FH  1.7778  23398.00  160.00  16.90  393817.41 

FI  0.9493  1613.88  171.00  5.82  45014.02 

GI  ‐2.6784  ‐25018.34  161.00  24.77  435545.77 

HI  ‐0.2500  ‐579.65  60.00  5.82  1493.94 

HJ  1.2444  22161.40  160.00  16.90  261090.14 

HK  0.5890  1365.71  177.00  5.82  24463.81 

IK  ‐1.7856  ‐23500.60  161.00  24.77  272748.89 

JK  ‐0.2000  ‐541.00  75.00  5.82  1394.33 

JL  0.8889  21199.63  160.00  16.90  178408.06 

JM  0.4079  1103.50  184.00  5.82  14230.52 

KM  ‐1.2499  ‐22258.59  161.00  24.77  180830.96 

LM  ‐0.1667  ‐3266.59  90.00  5.82  8420.73 

LN  0.6349  16221.98  160.00  16.90  97508.50 

LO  0.3038  5953.79  191.00  5.82  59359.70 

MO  ‐0.8928  ‐21292.59  161.00  24.77  123561.32 
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NO  ‐0.1429  ‐3186.29  105.00  5.82  8214.55 

NP  0.4444  11973.59  160.00  16.90  50376.93 

NQ  0.2381  5310.49  200.00  5.82  43451.12 

OQ  ‐0.6377  ‐16293.11  161.00  24.77  67533.66 

PQ  ‐0.1250  ‐3097.10  120.00  5.82  7982.22 

PR  0.2963  8302.95  160.00  16.90  23291.49 

PS  0.1938  4802.67  209.00  5.82  33424.11 

QS  ‐0.4464  ‐12026.09  161.00  24.77  34893.82 

RS  ‐0.1111  ‐2984.81  135.00  5.82  7692.04 

RT  0.1778  5119.14  160.00  16.90  8617.12 

RU  0.1625  4364.14  219.00  5.82  26685.37 

SU  ‐0.2976  ‐8339.35  161.00  24.77  16131.14 

TU  ‐0.1000  ‐2840.88  150.00  5.82  7321.86 

TV  0.0808  2364.35  160.00  16.90  1808.66 

TW  0.1393  3957.21  230.00  5.82  21784.37 

UW  ‐0.1786  ‐5141.59  161.00  24.77  5968.69 

VW  ‐0.0909  ‐2659.90  165.00  5.82  6854.73 

VX  0.0000  0.00  160.00  16.90  0.00 

VY  0.1216  3558.82  241.00  5.82  17919.82 

WY  ‐0.0812  ‐2374.72  161.00  24.77  1253.34 

XY  ‐0.0833  ‐6378.71  180.00  5.82  16433.40 

ΣFqFpL/A  11803769.14

Tabla 4.27 Hoja de cálculo para la energía acumulada en el sistema de armadura. 

De  igual forma son calculados  los desplazamientos en cada uno de  los nudos de  la armadura, 

para revisar que estos no exceden del  límite establecido anteriormente,  los resultados de  los 

primeros 6 nudos y del nudo V se muestran a continuación (Fig. 110): 

 

Fig. 4.110 Esquema de los puntos de los cuales se ha calculado la deflexión. 
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஻ߜ ൌ ஽ߜ					     ݉ܿ	5.62 ൌ 7.64	ܿ݉ 

ிߜ ൌ ுߜ          ݉ܿ	8.58 ൌ 8.85	ܿ݉ 

௃ߜ ൌ ௅ߜ           ݉ܿ	8.65 ൌ 8.08	ܿ݉ 

௏ߜ ൌ 1.56	ܿ݉ 

De  la evaluación de  los nudos  anteriores podemos observar  como el mayor desplazamiento 

vertical sucede en el nudo H y es de 8.85 m, que excede el  límite de deformación permitido 

para la armadura, esto implica que a pesar de que la armadura cumple con el estado limite de 

resistencia, está por debajo del estado limite de servicio y éste factor nos lleva a replantear los 

elementos de la armadura. 

Anteriormente  en  el diseño de  la  armadura  se propuso utilizar  el mismo  elemento para  las 

barras ubicadas en posición horizontal y las barras en posición diagonal, realizaremos la misma 

adecuación con  respecto a  las cuerdas superior e  inferior,  la cuerda  inferior  tiene elementos 

más robustos debido a que tiene que satisfacer el requisito de pandeo en el elemento además 

de la compresión axial que llega a éstos. La modificación sugerida se presenta en la tabla 4.28, 

en la cual se mantienen las propiedades de todas las barras a excepción de la cuerda superior, 

en donde se eleva el espesor de las barras a 3/8 “. 

Tabla 4.28. Resumen de elementos que componen la armadura. 

Fuerza axial de diseño (kgf) y perfil seleccionado Tipo de 

elemento Carga  Perfil

7776.53 (C)  L 2  1/2 x 2  1/2  x 3/16 Vertical 

35548.29 (T) 2 perfiles L 3 x 2  1/2 x 3/8 C. inferior 

35232.02 (C) 2 perfiles L 3 x 2  1/2 x 3/8 C. superior 

7206.77 (T)  L 2  1/2 x 2  1/2  x 3/16 Diagonal 

Con  esta  nueva  configuración  de  los  elementos  que  conforman  la  armadura,  se  hace 

nuevamente  la  revisión  de  los  desplazamientos máximos  que  se  obtienen  en  la  armadura, 

como  ejemplo  se  toma  siempre  el  nudo B,  para  el  cual  no  cambian  los  efectos  en  la  carga 

unitaria,  la  modificación  básicamente  se  da  en  el  efecto  de  la  energía  acumulada  en  la 
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estructura,  en  la  tabla  4.29  se  muestra  en  resumen  cual  es  la  sumatoria  de  la  energía 

acumulada del sistema. 

De los resultados obtenidos de la tabla, introducimos a la ecuación: 

෍
ܮ௣ܨ
ܣ

ൌ  ݉ܿ/݃ܭ	10078861.40

Como  

Σܳߜ௉ ൌ Σܨொ
୊ౌ୐

୅୉
; Donde ܳ ൌ  ݃ܭ	1.00

௉ߜ ൌ
1
ܧ
. Σܨொ

F୔L
A

 

El desplazamiento vertical, conocido como la flecha, en el nudo B es también igual a: 

஻ߜ ൌ
1

2.1 ൈ 10଺
. 10078861.40 

஻ߜ ൌ 4.80	ܿ݉ 

Los desplazamientos en los otros nudos que se analizaron se muestran: 

 

Fig. 4.111 Esquema de los puntos en los cuales se ha calculado la deflexión. 

஽ߜ ൌ ிߜ             ݉ܿ	6.44 ൌ 7.20	ܿ݉ 

ுߜ ൌ ௃ߜ              ݉ܿ	7.42 ൌ 7.26	ܿ݉ 

௅ߜ ൌ ௏ߜ               ݉ܿ	6.79 ൌ 1.31	ܿ݉ 

Observamos  que  para  esta  configuración  de  la  armadura,  se  cumple  tanto  con  los  estados 

límite de resistencia como  los estados  límite de servicio, por  lo tanto en éste punto se puede 

considerar  la  armadura  completamente  diseñada  para  resistir  ambos  estados  límite  y  en 

general todos los elementos que componen la estructura de techos, en base a las dimensiones 

últimas que se calcularon, se generarán los planos estructurales.  
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Tabla 4.29 Resumen de energía acumulada en el sistema con la nueva configuración de la 

armadura.   

Miembro Fq (Kg) Fp (Kg) L (cm) A (cm2) FqFpL/A

AB 9.7778 28755.52 160.00 24.77 1816169.39

AC ‐9.8207 ‐28881.61 161.00 24.77 1843587.32

BC 0.0000 ‐386.36 15.00 5.82 0.00

BD 4.4444 26694.93 160.00 24.77 766365.42

BE 5.4263 2096.50 163.00 5.82 318612.85

CE ‐9.8207 ‐28881.61 161.00 24.77 1843587.32

DE ‐0.5000 ‐502.25 30.00 5.82 1294.46

DF 2.6667 24909.12 160.00 24.77 429068.39

DG 1.8468 1855.10 166.00 5.82 97717.49

EG ‐4.4639 ‐26811.98 161.00 24.77 777934.82

FG ‐0.3333 ‐566.67 45.00 5.82 1460.34

FH 1.7778 23398.00 160.00 24.77 268692.54

FI 0.9493 1613.88 171.00 5.82 45014.02

GI ‐2.6784 ‐25018.34 161.00 24.77 435545.77

HI ‐0.2500 ‐579.65 60.00 5.82 1493.94

HJ 1.2444 22161.40 160.00 24.77 178135.78

HK 0.5890 1365.71 177.00 5.82 24463.81

IK ‐1.7856 ‐23500.60 161.00 24.77 272748.89

JK ‐0.2000 ‐541.00 75.00 5.82 1394.33

JL 0.8889 21199.63 160.00 24.77 121723.71

JM 0.4079 1103.50 184.00 5.82 14230.52

KM ‐1.2499 ‐22258.59 161.00 24.77 180830.96

LM ‐0.1667 ‐3266.59 90.00 5.82 8420.73

LN 0.6349 16221.98 160.00 24.77 66527.80

LO 0.3038 5953.79 191.00 5.82 59359.70

MO ‐0.8928 ‐21292.59 161.00 24.77 123561.32

NO ‐0.1429 ‐3186.29 105.00 5.82 8214.55

NP 0.4444 11973.59 160.00 24.77 34371.02

NQ 0.2381 5310.49 200.00 5.82 43451.12

OQ ‐0.6377 ‐16293.11 161.00 24.77 67533.66

PQ ‐0.1250 ‐3097.10 120.00 5.82 7982.22

PR 0.2963 8302.95 160.00 24.77 15891.25

PS 0.1938 4802.67 209.00 5.82 33424.11

QS ‐0.4464 ‐12026.09 161.00 24.77 34893.82

RS ‐0.1111 ‐2984.81 135.00 5.82 7692.04

RT 0.1778 5119.14 160.00 24.77 5879.26

RU 0.1625 4364.14 219.00 5.82 26685.37

SU ‐0.2976 ‐8339.35 161.00 24.77 16131.14

TU ‐0.1000 ‐2840.88 150.00 5.82 7321.86

TV 0.0808 2364.35 160.00 24.77 1234.01

TW 0.1393 3957.21 230.00 5.82 21784.37

UW ‐0.1786 ‐5141.59 161.00 24.77 5968.69

VW ‐0.0909 ‐2659.90 165.00 5.82 6854.73

VX 0.0000 0.00 160.00 24.77 0.00

VY 0.1216 3558.82 241.00 5.82 17919.82

WY ‐0.0812 ‐2374.72 161.00 24.77 1253.34

XY ‐0.0833 ‐6378.71 180.00 5.82 16433.40

10078861.40ΣFqFpL/A
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4.5. FASE ANALITICA DEL PROCESO DEL DISEÑO UTILIZANDO SOFWARE SAP 2000 

Esta fase comprende las etapas de cálculo estructural haciendo uso del software especializado 

de  diseño  en  tres  dimensiones  SAP  2000,  para  el  cual  se  debe  utilizar  la  información 

considerada en la fase de conceptualización, donde se determinan los parámetros geométricos 

y estructurales del ejemplo de aplicación. Es decir se  inicia a partir de  la determinación de  las 

cargas  a  las  que  está  sometido  los  elementos  secundarios  de  la  estructura,  esto  como  una 

limitación del software para poder colocar una superficie  inclinada que transmita  las cargas a 

todos los elementos donde se encuentra apoyado. 

Para  poder  comprender  de mejor  forma  los  resultados  que  se  obtendrán  del  software  se 

presenta a continuación los pasos esenciales en el desarrollo del diseño, en los cuales se detalla 

el  procedimiento  con  el  que  se  obtuvo  cada  uno  de  los  resultados  para  los  elementos  que 

conforman la estructura de techo. 

i. DETERMINACION DE LAS UNIDADES DE TRABAJO 

En este paso se determinan las unidades con las que se ejecuta el programa, sistema en el cual 

se debe ingresar la información al software y en el que se obtendrán los resultados del mismo, 

para que sean consistentes entre ambos. 

El  sistema  de  unidades  que  utiliza  para  el  desarrollo  del  presente  proyecto  es  el  Sistema 

Internacional, utilizando para  las unidades de  longitud metros (m), para  las unidades de peso 

KiloNewton (KN). Con estas unidades se trabajan toda la información referente a los elementos 

que constituyen la estructura de techo. 

 

Fig. 4.112 Definición de las unidades de trabajo en el software. 
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ii. DEFINICION DE MATERIALES Y SECCIONES TRANSVERSALES 

En esta etapa se definen  los materiales a utilizar para el diseño y  las secciones  transversales 

que serán evaluadas para definir los elementos que conforman la estructura de techos. 

Para  la definición de  los materiales, por defecto el software proporciona  las características de 

los materiales más comunes en el diseño estructural; para  la aplicación al proyecto actual se 

define el acero ASTM A36 como material para de diseño, pues en base a este material se ha 

realizado todo el análisis de  la estructura. Para dicho material, el software tiene definidas  las 

características físicas y mecánicas, por lo que solo es necesario seleccionarlo desde una lista al 

generar  las  secciones adicionales o al  seleccionar  las  secciones  transversales de  la biblioteca 

que tiene el programa. 

Las secciones transversales se pueden catalogar en dos grupos,  las secciones existentes en  la 

base del software, que son las que se encuentran en las bibliotecas existentes y que contienen 

la  información  de  diferentes  secciones  transversales  típicas  que  se  utilizan  en  el  diseño  de 

elementos  a  base  de  acero,  estos  elementos  son  las  secciones  tipo  ángulo  (Secciones  L)  y 

secciones  de  doble  ángulo  que  componen  la  armadura  como  elemento  principal  de  la 

estructura de techo. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tipo de sección según la designación del 
AISC, se indica una sección de dos perfiles 
angulares de alas iguales de 2” y espesor de 
3/16” 
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El otro grupo está conformado por las secciones que deben ser definidas por el usuario, estas 

son  las  que  no  se  encuentran  dentro  de  las  librerías  del  software  y  por  tanto  es  necesario 

ingresar  en  el mismo  la  geometría  general  y  los  parámetros mecánicos  de  cada  una  de  las 

secciones  a definir. Para  el proyecto  actual  estos  elementos  son  los polines  espaciales  y  las 

vigas de  alma  abierta  (Macomber), que por  ser elementos  armados,  las  características  y  los 

parámetros mecánicos no se encuentran  tabulados en  las  librerías del software, por  tanto es 

necesario  ingresar  toda  la  información  requerida para que el  software pueda  reconocerlos y 

utilizarlos en las revisiones de iteración para definir el diseño de cada uno de los elementos de 

la estructura de techos. 

En el anexo 4.5 se muestran las tablas que contienen la información a ingresar al software, para 

el caso de los largueros y las vigas de alma abierta, que son conformadas por barras de acero y 

por perfiles estructurales respectivamente, en  las cuales nos  interesa el valor de  la capacidad 

de momento resistente,  la capacidad de cortante resistente y  las propiedades geométricas de 

cada perfil. 

 

 

   

En el cuadro de diálogo se muestra el 
ingreso de la información requerida por 
el software para definir por el usuario 
una sección transversal de un polín 
espacial, en base a la tabla 4.xx 
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iii. DEFINICION DE LOS TIPOS Y COMBINACIONES DE CARGA 

En  esta  fase  se  definen  los  tipos  de  carga  a  los  que  están  sometidos  los  elementos  que 

conforman  la estructura de techos y  las diferentes combinaciones de carga para el diseño de 

los mismos. 

Los  tipos  de  carga  están  determinados  por  las  condiciones  de  cada  región,  similarmente  al 

diseño tradicional manual, solamente se seleccionan cargas Muerta (D), Viva (L), Viento (W) y 

carga de  sismo  (E), para  las  cuales  se  selecciona un  tipo de  análisis  lineal  y  estático,  con  el 

propósito de poder comparar los resultados obtenidos con el procedimiento manual contra los 

que proporciona el software. 

Las combinaciones de carga están basadas en las especificaciones para cargas últimas del LRFD, 

y son  las mismas combinaciones que se utilizaron en  la fase de diseño de  los elementos de  la 

estructura de  techo  sin el  software. A continuación  se muestra en  la Figura 4.113  la  fase de 

ingreso de los tipos y combinaciones de carga de carga al software. 

 

 

Fig. 4.113 Ingreso al software de los tipos y combinaciones de carga. 
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iv. DIBUJO Y MODELADO DE LOS ELEMENTOS QUE CONFOMAN EL MODELO. 

Posterior a la definición de materiales y secciones transversales de los elementos estructurales 

a utilizar, las unidades de medida y los tipos y combinaciones de carga, se genera el modelo de 

toda  la estructura, de  tal manera que sea una representación real de  la estructura a diseñar. 

Esto  se  hace mediante  la  generación  de  una  GRID  o  enmallado  de  base,  sobre  el  cual  se 

colocaran uno a uno los diferentes elementos que constituyen la estructura de techo. 

El modelado  se  realiza  desde  los  elementos  principales  hacia  los  elementos  secundarios,  es 

decir  los primeros elementos que se colocan en el modelo son  las armaduras para este caso, 

son los elementos más cargados y a los que llegan la totalidad de las cargas que se generan en 

toda la estructura. 

4

 

Fig. 4.114 Generación de los elementos principales (Armadura) de la estructura de techos. 

Se  colocan  a  continuación  los  demás  elementos,  las  vigas  de  alma  abierta  y  los  polines 

espaciales, estos son colocados debidamente con el  tipo de sección con  la que se diseñaran, 

que fueron definidas en los pasos anteriores como la definición de las secciones transversales, 
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a continuación se muestra  la totalidad de  la armadura cargada en el software, que  incluye  las 

armaduras, vigas de alma abierta y los largueros. 

 

Fig. 4.115 Vista de la geometría completa de la estructura de techos modelada en SAP2000. 

v. ASIGNACION DE LAS CARGAS A LOS ELEMENTOS SECUNDARIOS. 

En  esta  etapa,  se  le  asigna  a  cada  uno  de  los  elementos  secundarios  (Largueros)  la  carga 

distribuida para cada uno de los tipos de carga a los que estará sometido, esto se realiza como 

una limitación del programa para poder trasladar las cargas a sus apoyos desde las superficies 

inclinadas y no rígidas, por lo que es necesario que se ingrese la carga distribuida en cada uno 

de los largueros. 

No es necesario ingresar más información además de los datos ingresados para cada larguero, 

debido a que automáticamente el software en  la etapa de análisis distribuye  las cargas hacia 

cada elemento sobre el que se encuentra apoyado. 
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Fig. 4.116 Asignación de las cargas distribuidas en cada larguero que conforma la estructura. 

vi. ASIGNACION  DEL  TIPO  DE  COMPORTAMIENTO  DE  LA  ESTRUCTURA  Y  DE  LOS 

ELEMENTOS. 

En  la etapa de modelado de  la estructura de  techos  se  realiza  la  asignación de  los  tipos de 

apoyo para los elementos principales, es decir las restricciones en sus extremos que deben ser 

coincidentes al comportamiento real que se espera que tenga  la estructura. En esta etapa es 

necesaria una revisión de estos apoyos además de definir para cada uno de  los elementos  las 

restricciones parciales de cada elemento, por ejemplo si transmitirán momento en sus apoyos; 

las  cargas  que  transmitirán  los  elementos  secundarios  a  los  elementos  primarios  serán 

definidos en esta etapa para obtener los resultados deseados. 

 

Fig. 4.117. Asignación de las restricciones parciales para todos los elementos. 
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vii. AJUSTE DE LAS OPCIONES DE ANALISIS Y DISEÑO DE LA ESTRUCTURA. 

En esta etapa de definen  las opciones de análisis de  la estructura, además de  las preferencias 

del  diseño,  anteriormente  se  definieron  las  combinaciones  de  carga,  estas  serán  retomadas 

para asignarlas a las preferencias de diseño. También es necesario definir en el software el tipo 

de análisis a realizar, para el modelo planteado se define como un análisis en tres dimensiones 

y  del  tipo  estático,  con  el  propósito  de  obtener  una  base  de  comparación  con  respecto  al 

modelo desarrollado sin la herramienta de diseño computacional. 

 

Fig. 4.118 Asignación de las preferencias de análisis del modelo de la estructura. 

El siguiente paso a desarrollar cuando se completan todos  los pasos anteriormente descritos, 

es la de realizar el análisis de toda la estructura en conjunto, del cual se obtendrán las acciones 

internas y los esfuerzos a los que está sometido cada uno de los elementos de la estructura y a 

continuación el desarrollo del diseño final de la estructura de techos. 
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viii. DISEÑO DE ELEMENTOS DE LA ESTRUCTURA DE TECHOS CON EL SOFTWARE SAP2000 

Una  vez  obtenidas  las  acciones  internas  a  partir  del  corrido  del  análisis  con  el  software,  es 

posible realizar una selección de los elementos que cumplan con  las condiciones de seguridad 

estructural establecidas en el código AISC.  

Para  este  ejemplo  se han definido  elementos  a diseñar  a partir de  listados  existentes  en  la 

librería  del  software  y  de  listados  creados  especialmente  para  considerar  elementos 

estructurales de acero armados, de los cuales se hace la selección óptima según los parámetros 

de diseño establecidos. 

La  figura 4.119 muestra el cuadro en el cual  se establecen  los parámetros de diseño para  la 

selección de elementos estructurales. 

 

Fig. 4.119 Asignación de las preferencias de diseño del modelo de la estructura. 

Estos parámetros son editables y se aplican por  igual a todos  los elementos que componen  la 

estructura. Una vez definidos se puede realizar la selección de los elementos, que para el caso 

se definen elementos tipo para una mayor factibilidad en el manejo de detalles estructurales 

en el dibujo de planos. Se adopta entonces  la configuración definida en el procedimiento de 

diseño manual (ver figura 4.120). 

Parámetros de diseño 
a tomar en cuenta 
para la selección de 
elementos 
estructurales. 
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a) Elementos estructurales secundarios. 

 

b) Elementos estructurales primarios. 

Figura 4.120. Definición de elementos tipo para el diseño. 

Se muestra entonces en la figura 4.121 la selección realizada por el software para los miembros 

de acero que componen la armadura. 

 

Figura 4.121. Selección realizada por el software SAP 2000 para elementos de la armadura.
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Considerando la nomenclatura de elementos de la fase analítica, los miembros de la armadura 

se identifican según la figura 4.122. 

 

Figura 4.122. Definición de miembros de la armadura. 

En la tabla 4.30 se resumen las secciones transversales seleccionadas para los miembros de la 

armadura por el SAP2000, según la nomenclatura mostrada anteriormente. 

Tabla 4.30. Secciones seleccionadas por SAP2000 para los miembros de la armadura. 

 

De la tabla anterior se observa una variabilidad de secciones en todos los miembros, por tanto 

se  selecciona  el  perfil  más  crítico  para  cada  uno  de  ellos  según  su  orientación:  vertical, 

BARRA PERFIL DE DISEÑO POSICION BARRA PERFIL DE DISEÑO POSICION

AB 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR LO L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

AC 2L3X2.5X3/8‐3/8 CUERDA SUPERIOR MO 2L3X2.5X1/4‐3/4 CUERDA SUPERIOR

BC L2.5X2.5X3/16 VERTICAL NO L2.5X2.5X3/16 VERTICAL

BD 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR NP 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR

BE L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL NQ L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

CE 2L3X2.5X3/8‐3/8 CUERDA SUPERIOR OQ 2L2.5X2.5X1/4‐3/8 CUERDA SUPERIOR

DE 2L2X2X1/8‐3/8 VERTICAL PQ L2.5X2.5X3/16 VERTICAL

DF 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR PR 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR

DG L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL PS L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

EG 2L3X2X3/8‐3/4 CUERDA SUPERIOR QS 2L2.5X2.5X3/16‐3/8 CUERDA SUPERIOR

FG L2.5X2.5X3/16 VERTICAL RS L2.5X2.5X3/16 VERTICAL

FH 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR RT 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR

FI L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL RU L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

GI 2L3.5X3.5X1/4‐3/8 CUERDA SUPERIOR SU 2L2.5X2X3/16‐3/8 CUERDA SUPERIOR

HI L2.5X2.5X3/16 VERTICAL TU L2.5X2.5X3/16 VERTICAL

HJ 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR TV 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR

HK L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL TW L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

IK 2L3.5X3X1/4‐3/8 CUERDA SUPERIOR UW 2L2X2X1/8‐3/8 CUERDA SUPERIOR

JK L2.5X2.5X3/16 VERTICAL VW L2.5X2.5X3/16 VERTICAL

JL 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR VX 2L4X3.5X1/2‐3/4 CUERDA INFERIOR

JM L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL VY L2.5X2.5X3/16 DIAGONAL

KM 2L3X3X1/4‐3/8 CUERDA SUPERIOR WY 2L2X2X1/8‐3/8 CUERDA SUPERIOR

LM L2.5X2.5X3/16 VERTICAL XY 2L2X2X3/16‐3/8 VERTICAL

LN 2L3X3X1/2 CUERDA INFERIOR
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diagonal,  cuerda  superior  y  cuerda  inferior.  De  esta manera  se  uniformiza  la  utilización  de 

secciones para evitar que sean demasiadas y simplificar la ejecución en la construcción. 

La  tabla 4.31 muestra  la  selección de miembros de  forma  resumida  según  la orientación de 

ellos, tal y como se hace el procedimiento manual de diseño. 

Tabla 4.31. Resumen de asignación de perfiles en la armadura en base a SAP2000. 

PERFIL SELECCIONADO TIPO DE ELEMENTO 

L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16”  Vertical22

2 perfiles L 3” x 3” x ½” Cuerda Inferior23 

2 perfiles L 3 ½” x 3 ½”x 3/8” x  Cuerda Superior 

L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16” Diagonal

Para el diseño de  las vigas de alma abierta con el uso del SAP2000, se obtienen  las siguientes 

secciones previamente escogidas.  

 

Figura 4.123. Selección de elementos según SAP2000 para vigas de alma abierta. 

                                                 
22 En esta parte se tuvo que realizar un arreglo para el miembro “XY”, para el cual se selecciona un perfil 2L 
2”x2”x3/16”. 
23 En esta parte se tuvo que realizar un arreglo para el miembro “XV”, para el cual se selecciona un perfil 2L 4”x3 
½”x3/4”. 
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Tabla 4.32. Resumen de asignación de perfiles en vigas de alma abierta en base a SAP2000. 

Tipo Viga  Selección   Configuración 

VM‐1  VM25‐1 

Cuerda Superior  2L 1 ½” x 1 ½” x 1/8”

Cuerda inferior  2L 1 ½” x 1 ½” x 1/8” 

Celosía 1Ø ½” 

VM‐2  VM60‐4 

Cuerda Superior  2L 2” X 2” x ¼” 

Cuerda inferior  2L  2” x 2” x 3/16” 

Celosía 1Ø 7/8” 

VM‐3  VM50‐7 

Cuerda Superior  2L 2” X 2” x 5/16” 

Cuerda inferior  2L 1 ½” x 1 ½” x ¼” 

Celosía 1Ø 7/8”  

Para  el  diseño  de  los  largueros  tipo  polín  espacial  con  el  uso  del  SAP2000,  se  obtienen  los 

siguientes resultados.  

 

Figura 4.124. Selección de elementos según SAP2000 para largueros tipo polín espacial. 
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Tabla 4.33. Resumen de asignación de perfiles en largueros en base a SAP2000. 

Tipo Larguero  Selección   Configuración 

P ‐1  P25S2C3/8 

Cuerda Superior 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø3/8 

P ‐2  P30S2C3/8 

Cuerda Superior 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø3/8 

P ‐3  P25S2C3/8 

Cuerda Superior 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø3/8 

Los elementos de vigas de alma abierta y  largueros  tipo polín espacial,  seleccionados por el 

software  SAP2000  se  obtienen  a  partir  de  la  lista  ingresada  con  las  propiedades mecánicas 

requeridas para secciones de acero estructural armado en pasos anteriores. 
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4.6. COMPARACION DE RESULTADOS OBTENIDOS MEDIANTE PROCEDIMIENTO MANUAL 

DE DISEÑO CONTRA SOFWARE DE DISEÑO. 

El proceso de diseño estructural es una  labor desarrollada de muchas maneras dependiendo 

del criterio, experiencia y herramientas con las que cuenta cada diseñador; una vez se cumplan 

las  condiciones  para  que  un  diseño  sea  satisfactorio  (seguridad,  economía  y  estética),  el 

proceso  desarrollado  por  cada  diseñador  resulta  aceptable  sin  importar  las  herramientas 

utilizadas  o  las  consideraciones  hechas  en  él. Uno  de  los  objetivos  del  presente  estudio  es, 

aparte de presentar el proceso del diseño estructural aplicado a estructuras de techo utilizando 

el  software  SAP2000,  es  establecer  parámetros  generales  para  seleccionar  un  diseño 

satisfactorio, haciendo una comparación entre los resultados obtenidos en el procedimiento de 

diseño manual y el proceso asistido por computadora. 

Para  el  caso  presentado,  la  estructura  de  techos  presenta  diferencias  entre  las  acciones 

internas,  deflexiones  y  las  secciones  resultantes  al  utilizar  el  SAP2000  y  al  proceder 

manualmente. A  continuación  se presentan  tablas que  contienen  los  resultados para ambos 

procesos, de  los  cuales  se hace una  selección hipotética para preparar  los planos  y detalles 

estructurales de techos. 

I. RESULTADOS DEL ANALISIS ESTRUCTURAL 

ANALISIS DE ARMADURA 

Fuerza axial de diseño (kgf)

Tipo de elementoPROCESO MANUAL SAP2000

ELEMENTO  CARGA AXIAL  ELEMENTO CARGA AXIAL  

XY  ‐7776.53 XY ‐8179.17 Vertical

AB  35548.29 AB 39263.41 C. inferior

CE  ‐35232.02 CE ‐39486.34 C. superior

LO  7206.77 LO 7671.97 Diagonal
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ANALISIS DE VIGA DE ALMA ABIERTA 

TIPO 

VIGA 
CARGA DE DISEÑO 

RESULTADOS 

PROCESO MANUAL SAP2000 

VM‐1 

Fuerza Cortante (kgf) 1161.61 1335.45 

Momento Flector (kgf.m) 2451.87 2041.63 

Deflexión máxima (cm) 2.49 2.43 

VM‐2 

Fuerza Cortante (kgf) 2834.07 2826.61 

Momento Flector (kgf.m) 11147.46 11198.12 

Deflexión máxima (cm) 5.73 6.23 

VM‐3 

Fuerza Cortante (kgf) 2999.82 3632.48 

Momento Flector (kgf.m) 9097.42 9253.22 

Deflexión máxima (cm) 4.62 4.35 

ANALISIS DE LARGUERO TIPO POLÍN ESPACIAL 

TIPO 

LARGUERO 
CARGA DE DISEÑO 

RESULTADOS 

PROCESO MANUAL SAP2000 

P‐1 

Fuerza Cortante (kgf) 285.22 298.97 

Momento Flector (kgf.m) 646.95 450.26 

Deflexión máxima (cm) 1.52 1.69 

P‐2 

Fuerza Cortante (kgf) 223.18 287.88 

Momento Flector (kgf.m) 538.95 540.60 

Deflexión máxima (cm) 2.06 2.51 

P‐3 

Fuerza Cortante (kgf) 229.82 256.36 

Momento Flector (kgf.m) 554.97 384.54 

Deflexión máxima (cm) 1.25 1.50 
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II. RESULTADOS DEL DISEÑO ESTRUCTURAL 

DISEÑO DE ARMADURA 

PERFIL SELECCIONADO
TIPO DE ELEMENTO 

PROCESO MANUAL SAP2000

L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16” L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16”  Vertical 

2 perfiles L 3” x 2  ½” x ¼” 2 perfiles L 3” x 3” x ½” Cuerda Inferior

2 perfiles L 3” x 2  ½” x ¼” 2 perfiles L 3 ½” x 3 ½”x 3/8”   Cuerda Superior

L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16” L 2  ½” x 2  ½”  x 3/16” Diagonal 

 

DISEÑO DE VIGA DE ALMA ABIERTA 

TIPO VIGA  MIEMBRO 
SELECCIÓN 

PROCESO MANUAL SAP2000 

VM‐1 

Altura  25 cm 25 cm 

Cuerda Superior 2L 1 ½” x 1 ½” x 1/8” 2L 1 ½” x 1 ½” x 1/8”

Cuerda inferior 2L 1 ½” x 1 ½” x 5/32”  2L 1 ½” x 1 ½” x 1/8” 

Celosía 1Ø ½”  1Ø ½”  

VM‐2 

Altura  60 cm 60 cm 

Cuerda Superior 2L 2” X 2” x 1/8” 2L 2” X 2” x ¼” 

Cuerda inferior 2L 1 ½” x 1 ½” x 5/32” 2L  2” x 2” x 3/16” 

Celosía 1Ø ½” 1Ø 7/8” 

VM‐3 

Altura  50 cm 50 cm 

Cuerda Superior 2L 2” X 2” x 5/16” 2L 2” X 2” x 5/16” 

Cuerda inferior 2L 2” X 2” x 5/16” 2L 1 ½” x 1 ½” x ¼” 

Celosía 1Ø 7/8”  1Ø 7/8”  
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DISEÑO DE LARGUERO TIPO POLÍN ESPACIAL 

TIPO LARGUERO  MIEMBRO 
SELECCIÓN 

PROCESO MANUAL SAP2000 

P‐1 

Peralte 25 cm 25 cm 

Cuerda Superior 2Ø ½” 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø 3/8” 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø ¼”  1Ø3/8 

P‐2 

Peralte 30 cm 30 cm 

Cuerda Superior 2Ø ½” 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø ½” 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø 3/8”  1Ø3/8 

P‐3 

Peralte 25 cm 25 cm 

Cuerda Superior 2Ø ½” 2Ø5/8" 

Cuerda inferior 1Ø 3/8” 1Ø3/8" 

Celosía 1Ø ¼” 1Ø3/8 

 

 



 

 

 

CAPITULO V: DETERMINACION DE LOS COSTOS DE LOS ELEMENTOS DE LA 

ESTRUCTURA DE TECHO. 

 

 

 

 

 

   

CAPITULO V:

DETERMINACION DE LOS 
COSTOS DE LOS ELEMENTOS 

DE LA ESTRUCTURA DE TECHO.
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5.1  INTRODUCCION 

El  proceso    de  diseño  tiene  como  objetivo  brindar  al  ingeniero  constructor  los  detalles 

generales y específicos de los materiales que se utilizarán en la estructura de techos, la manera 

en que éstos deben estar distribuidos y hasta cierto punto el proceso constructivo a seguir para 

la  conformación del  techo  en una  edificación,  garantizando de  esta manera  la  seguridad de 

todo el conjunto, con esta información se determina el costo real de la alternativa a precios de 

mercado,  tomando  como  referencia  los  precios  de  los materiales, mano  de  obra  y  equipo 

vigentes y el proceso de construcción para llevar a buen término la obra. 

Como parte  importante dentro del proceso de diseño y dándole  seguimiento a  los objetivos 

propuestos al inicio de este estudio, se realiza en el presente capítulo un análisis de costos de la 

estructura  definitiva,  que  proporciona  una  visión  real  del  precio  de mercado  que  tiene  una 

alternativa de estructura de  techos en  la cual  fueron considerados  todos  los  lineamientos de 

diseño para la normativa nacional y en base a las especificaciones del AISC‐LRFD para el diseño 

de elementos de acero por el método de resistencia última. El propósito principal es demostrar 

como una alternativa en  la cual se han realizado todos  las consideraciones necesarias para su 

dimensionamiento, tiene un costo que es menor o  igual a una alternativa que no tiene dichas 

consideraciones, y aunque no se realizara una comparación de éstos, debido a que alternativas 

que no han  sido diseñadas  se basan  en predicciones  inciertas  y que pueden  ser demasiado 

variables en el momento de construirlas y por  lo tanto es  imposible predecir cuál es el costo 

real de dichas alternativas, se puede concluir que es más beneficioso  realizar el diseño de  la 

estructura de techos. 

Cuando el análisis de los costos de una alternativa de diseño ha sido finalizado, se puede decir 

que  el  diseño  de  cualquier  elemento  o  conjunto  de  elementos  está  finalizado,  pues  en  ese 

momento es posible presentar a  los beneficiarios todos  los detalles que conlleva realizar una 

obra,  desde  los  detalles  constructivos,  hasta  las  implicaciones  económicas  de  la  obra, 

abarcando así aspectos tanto de seguridad como de economía. 
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5.2 EVALUACION DEL COSTO DE CONSTRUCCION E INSTALACION DE LA ESTRUCTURA 

DE TECHOS 

El análisis de los costos de una alternativa de estructura de techos, implica la determinación de 

la cantidad exacta de los componentes principales del costo materiales, mano de obra y equipo 

que  se  utilizará  para  la  construcción  de  la misma,  dicho  análisis  se  puede  realizar  para  la 

totalidad de los elementos que constituyen la alternativa, para cada uno de los elementos o de 

forma  más  práctica,  un  análisis  de  costos  unitarios  de  cada  una  de  los  elementos  que 

constituyen la estructura de techos. Además será importante determinar cuál es la cantidad de 

unidades  existentes  para  determinar  el  costo  total  de  cada  uno  de  los  elementos  que 

conforman el conjunto. 

A  continuación  se  detalla  cómo  se  realiza  el  análisis  para  determinar  los  tres  componentes 

principales del costo en cualquier obra (materiales, mano de obra y equipo), y el cálculo de  la 

cantidad  de  obra,  que  es  únicamente  la  cuantificación  de  las  unidades  necesarias  para 

completar el conjunto de la estructura de techos. 

5.2.1 CUANTIFICACION DE LA CANTIDAD DE MATERIALES 

La cantidad de materiales  se determina para cada uno de  los elementos de  la estructura de 

techos, es decir,  se analiza cada elemento por  separado para cuantificar  la cantidad de cada 

uno  de  los  componentes  específicos  de  los  elementos  constituyentes  de  la  estructura.  El 

proceso de análisis es básicamente  la descomposición de  cada uno de  los elementos en  sus 

materias primas, y el cálculo de la cantidad necesaria de éstos. 

Como  se muestra  en  la  aplicación  al  ejemplo mostrado  en  el  capítulo  IV  de  este  estudio, 

también es necesario considerar para cada uno de los materiales un desperdicio, que significa 

no  solo  la  cantidad de material que  será  inutilizado por el uso  inadecuado  (el  cual debe  ser 

evitado), sino  también  incluye detalles que se consideran dentro del proceso constructivo de 

los mismos elementos como los traslapes de los elementos, precisión de las medidas, defectos 

en el equipo y una cantidad de variables que pueden  influir de  forma negativa en el cálculo 

exacto de los materiales. 
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Cuando  son  obtenidos  los  totales  de  material  constituyente  de  todos  los  elementos,  es 

necesario  realizar  un  estudio  de mercado,  el  cual  nos  proporcionará  los  precios  reales  de 

mercado de cada uno de los elementos necesarios que han sido descompuestos. Es importante 

mencionar  que  debe  hacerse  el  estudio  de  forma  paralela,  ya  que  las  unidades  en  los 

fabricantes producen, son tomadas en cuenta para el análisis de  los costos, es decir, se debe 

adaptar el análisis a los elementos ofrecidos en el mercado. 

En  la  siguiente  tabla  se muestra un  resumen del  estudio de mercado  realizado,  cada precio 

representa  el  promedio  del  costo  de  cada material  a  utilizar  y  la  unidades  en  las  que  son 

comercializadas,  nos  servirá  como  insumo  para  la  determinación  del  costo  unitario  de  cada 

elemento. 

 Materiales  Unidad Precio

Hierro redondo corrugado  40° Norma qq $52.40

Electrodo para hierro dulce 3/32" 0K 6013 lbr $1.68

Electrodo para hierro dulce 1/8" 0K 46.00 lbr $1.50

Hierro ángulo de 1/8x2" Norma pza $21.24

Hierro ángulo de 1/4x1"  pza $18.58

Hierro ángulo de 1/4x2"  pza $39.43

Hierro ángulo de 3/16x2.1/2"  pza $38.05

Hierro ángulo de 3/8x3"  pza $94.69

Pintura anticorrosivo  gal $12.65

Solvente mineral  gal $7.92

 

5.2.2 CUANTIFICACION DE LA MANO DE OBRA 

Posterior al cálculo de  los materiales, se requiere para determinar el costo total de  la obra, el 

costo que implica la hechura, colocación y otros detalles que implica el trabajo de mecánicos y 

auxiliares dentro de  la obra para  cada elemento que  conforma  la estructura de  techos. Este 

rubro está basado principalmente en  los  rendimientos con  los que cada empresa ha  logrado 

desarrollar su personal, es decir,  la capacidad de producción que  tiene cada  trabajador, y en 

base  a  este  se  determina  la  cantidad  de  mano  de  obra  necesaria  para  cada  uno  de  los 

elementos constituyentes. 
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También está  influenciado por el costo actual de  la mano de obra, en base al LAUDO arbitral 

que  define  los  precios  a  pagar  para  cada  uno  de  los  rubros  dentro  de  la  construcción, 

considerando  dentro  del  factor  de  incremento,  los  costos  adicionales  que  le  genera  al 

empleador mantener a sus trabajadores. 

5.2.3 CUANTIFICACION DEL EQUIPO 

El equipo necesario para desarrollar un elemento, es el  indispensable para  realizar  todos  los 

elementos, individualmente, es decir, cada elemento dentro de la estructura, requerirá equipo 

diferente, para estructuras de techos, por  lo general el equipo a utilizar es el mismo en todos 

los elementos que conforman la estructura. 

El  costo que  tiene para  la empresa el  equipo, debe  ser determinado  a partir del  tiempo de 

servicio que brinda para cada actividad, en otras palabras, cuánto tiempo útil tiene el equipo en 

base a la experiencia del constructor, o en base a los mismas limitaciones que da el fabricante, 

a continuación se muestran las tablas de los precios de mercado de los equipos a utilizar en la 

construcción de la estructura de techos y la tabla de vida de servicio, para determinar el costo 

por unidad, en unidades consecuentes al que se calcula para determinar el costo unitario. 

Equipo  Unidad  Precio 

Disco para metal 9x1x7/8" Star pza $1.99

Extensión eléctrica 16/3 SJTM 50 (15mts) pza $21.95

Prensa de Banco 6" giratoria pza $80.53

Brocha cerda suprema 4" pza $2.79

Taladro 1/2" Bamp Magnum Milkwauke  pza $129.65

Broca para hierro 1/16"‐3/8" Milkwauke  jgo $24.78

Sierra para marco diente ordinario Atkins pza $0.84

Martillo de bola 1.5lb Stanley  pza $5.97

Martillo de bola 1.5lb Chino pza $2.79

Guante de cuero manga larga par $2.97

Cinta métrica de 5 mts 3/4" Stanley pza $5.75

Anteojo protector claro pza $1.73

Soldador Lincoln 35‐225 A 110‐220 V AC2256LM pza $503.54

Esmeril angular 9" 4hp Dewalt D28494N‐B3 pza $156.64

Costo de mercado de los diferentes equipos a utilizar para la estructura de techos. 
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Equipo 

Precio 

unitario 

Rendimiento 

(dias) 
Precio / dia ($) 

Sierra 0.84 3 0.280 

Martillo redondo 5.97 100 0.060 

Guantes de cuero 2.97 15 0.198 

Cinta metrica 5.75 300 0.019 

Gafas 1.73 25 0.069 

Aparato soldador 503.54 500 1.007 

Pulidora 156.64 150 1.044 

Disco de metal 1.99 75 0.027 

Extension electrica 21.95 250 0.088 

Prensa 80.53 600 0.134 

Brocha 2.79 50 0.056 

Andamio 150 500 0.300 

Lista de rendimientos y costo de equipo por día (unidad de trabajo) 

5.2.4 DETERMINACION DEL COSTO TOTAL DE LA ALTERNATIVA DE DISEÑO 

Toda  la  información  que  ha mostrado  anteriormente,  se  puede  consolidar  en memorias  de 

cálculo, que además de simplificar el análisis, nos muestran de forma más detallada los cálculos 

para  cada  uno  de  los  elementos,  a  continuación  se muestra  el  cálculo  de  cada  uno  de  los 

elementos,  se  realiza  en  dos  etapas,  la  primera  la  determinación  de  todas  las  cantidades 

necesarias  (materiales, mano de obra y equipo) para  luego  con  los precios determinados de 

mercado, calcular un costo unitario para cada uno de los elementos.  
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A. Calculo de cantidades de materiales, mano de obra y equipo a utilizar 
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B. Calculo de precio unitario del elemento analizado. 

 

PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 1

Longitud:

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
qq 0.0908 10 0.09988 52.40 5.23
lbs 0.4648 10 0.51128 1.68 0.86

galon 0.0208 10 0.02288 12.65 0.29
galon 0.0026 10 0.00286 7.92 0.02

Σ 6.40
MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL

dias 0.0901 1.67 10.50 17.54 1.58
dias 0.1258 1.82 8.86 16.13 2.03

0.00 0.00
0.00 0.00
Σ $3.61

UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL
dia 0.0901 0.025
dia 0.0901 0.005
dia 0.0901 0.018
dia 0.0901 0.002
dia 0.0901 0.006
dia 0.0901 0.091
dia 0.083 0.087
dia 0.083 0.002
dia 0.0901 0.008
dia 0.083 0.011
dia 0.0357 0.002
dia 0.0071 0.002

$0.26
10.27

10.27$             

Σ
COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Disco de metal

Prensa
Brocha
Andamio

0.134
0.056
0.300

0.027
Extension electrica 0.088

Aparato soldador 1.007
Pulidora 1.044

Guantes de cuero 0.198
Cinta metrica 0.019
Gafas 0.069

EQUIPO COSTOS UNITARIOS
Sierra 0.280
Martillo redondo 0.060

Mecanico
Auxiliar

Electrodos 3/32
Pintura anticorrosiva
Solvente

MATERIALES
Acero

 

Incluye la hechura, pintura y colocación de polin
espacial por metro lineal

1

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"
TECHOS Br. Paolo  Figueroa 
Polin espacial tipo P-1 Ing. Herber Herrera Coello
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Como  se  muestra  en  las  memorias  de  cálculo  anteriores,  se  desarrolla  el  cálculo  de  los 

materiales necesarios, el cálculo de  la mano de obra  requerida y el equipo necesario para  la 

construcción de  los elementos, es  importante observar que en  los calculo se  incluye el costo 

necesario para  la  instalación de  los elementos, esto quiere decir que para cada elemento que 

se calcula el costo es el requerido para tener instalado el material en la obra. 

De  igual  forma  se  calculan  los  costos  para  cada  uno  de  los  elementos  que  constituyen  la 

estructura de techos, la memoria de cálculo  y los precios unitarios se muestran en el anexo de 

este capítulo, a continuación se muestra un resumen de los costos unitarios de cada uno de los 

elementos. 

    

Detalle Unidad 
Precio 

Unitario 

Polín espacial Tipo P-1 ml  $10.27  

Polín espacial Tipo P-2 ml  $13.25  

Viga macomber VM-1 ml  $28.56  

Viga macomber VM-2 ml  $46.44  

Viga macomber VM-3 ml  $35.06  

Armadura Tipo T-2 unidad $2,103.71  

 

En  las  tablas mostradas a continuación se muestra el  resumen en  la hoja universal del costo 

unitario para cada uno de los elementos que constituyen la estructura de techo. 
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PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 2

Longitud:

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
qq 0.1438 10 0.15818 52.40 8.29
lbs 0.4208 10 0.46288 1.68 0.78

galon 0.0208 10 0.02288 12.65 0.29
galon 0.0026 10 0.00286 7.92 0.02

Σ 9.38
MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL

dias 0.0901 1.67 10.50 17.54 1.58
dias 0.1258 1.82 8.86 16.13 2.03

0.00 0.00
0.00 0.00
Σ 3.61

UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL
dia 0.0901 0.025
dia 0.0901 0.005
dia 0.0901 0.018
dia 0.0901 0.002
dia 0.0901 0.006
dia 0.0901 0.091
dia 0.083 0.087
dia 0.083 0.002
dia 0.0901 0.008
dia 0.083 0.011
dia 0.0357 0.002
dia 0.0071 0.002

0.26

13.25
13.25$             

Σ
COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Prensa 0.134
Brocha 0.056
Andamio 0.300

Pulidora 1.044
Disco de metal 0.027
Extension electrica 0.088

Cinta metrica 0.019
Gafas 0.069
Aparato soldador 1.007

Sierra 0.280
Martillo redondo 0.060
Guantes de cuero 0.198

Auxiliar

EQUIPO COSTOS UNITARIOS

Mecanico

MATERIALES
Acero
Electrodos 3/32
Pintura anticorrosiva
Solvente

espacial por metro lineal

TECHOS Br. Paolo  Figueroa
Polin espacial tipo P-2 Ing. Herber Herrera Coello

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

 

Incluye la hechura, pintura y colocación de polin

1

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"
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PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 4

Longitud

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
qq 0.2724 10 0.29964 52.40 15.70
u 2.02 10 2.222 24.00 53.33
u 2.19 10 2.409 18.75 45.17

lbs 3.24 10 3.564 1.68 5.99
galon 0.24 10 0.264 12.65 3.34
galon 0.03 10 0.033 7.92 0.26

u 2 0 2 0.80 1.60
u 1 0 1 11.00 11.00

Σ 136.39
MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL

dias 1.12 1.67 10.50 17.54 19.64
dias 0.9 1.82 8.86 16.13 14.51

0.00 0.00
0.00 0.00
Σ 34.15

UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL
dia 0.90 0.252
dia 0.90 0.054
dia 0.90 0.178
dia 0.90 0.017
dia 0.90 0.062
dia 0.90 0.906
dia 0.76 0.793
dia 0.76 0.021
dia 0.90 0.079
dia 0.76 0.102
dia 0.22 0.012
dia 0.14 0.042

2.52

173.06
28.56$            

COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Brocha 0.056
Andamio 0.3

Σ

Disco de metal 0.027
Extension electrica 0.088
Prensa 0.134

Gafas 0.069
Aparato soldador 1.007
Pulidora 1.044

Martillo redondo 0.06
Guantes de cuero 0.198
Cinta metrica 0.019

EQUIPO COSTOS UNITARIOS
Sierra 0.28

placas 0.25 x 0.25 x 1/2"

Mecanico
Auxiliar

Angulo 1 1/2" x 1 1/2" x 1/8"
Angulo 1 1/2" x 1 1/2" x 5/32"
Electrodos 3/32
Pintura anticorrosiva
Solvente
Anclaje de 1"

6.06

MATERIALES
Acero

 

Incluye la hechura, pintura y colocación de Viga
Se calcula el precio total para 6.06 ml de viga
y a partir de ese valor se determinara el precio
por metro lineal de la viga tipo VM-1

TECHOS Paolo Roberto Figueroa Catalán
Viga de alma abierta tipo VM-1 Ing. Herber Herrera Coello

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"
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PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 5

Longitud

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
qq 1.66 10 1.826 52.40 95.68
u 10.4 10 11.44 30.00 343.20

Electrodos 3/32 lbs 3.28 10 3.608 1.68 6.06
Pintura anticorrosiva galon 0.6 10 0.66 12.65 8.35
Solvente galon 0.075 10 0.0825 7.92 0.65
Anclaje de 1" u 2 0 2 0.80 1.60

u 1 0 1 11.00 11.00

Σ 466.55
MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL

dias 2.24 1.67 10.50 17.54 39.28
dias 2.78 1.82 8.86 16.13 44.83

Σ 84.11
UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL

dia 2.24 0.627
dia 2.24 0.134
dia 2.24 0.444
dia 2.24 0.043
dia 2.24 0.155
dia 2.24 2.256
dia 2.24 2.339
dia 1.88 0.051
dia 2.24 0.197
dia 2.24 0.300
dia 0.54 0.030
dia 0.36 0.108

6.68

557.34
46.44$             

Andamio 0.3
Σ

COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Extension electrica 0.088
Prensa 0.134
Brocha 0.056

Aparato soldador 1.007
Pulidora 1.044
Disco de metal 0.027

Guantes de cuero 0.198
Cinta metrica 0.019
Gafas 0.069

EQUIPO COSTOS UNITARIOS
Sierra 0.28
Martillo redondo 0.06

Mecanico
Auxiliar

MATERIALES
Acero
Angulo de 2" x 2" x 5/16"

placas 0.25 x 0.25 x 1/2"

12

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

Incluye la hechura, pintura y colocación de Viga
Se calcula el precio total para 12 ml de viga
y a partir de ese valor se determinara el precio
por metro lineal de la viga tipo VM-2

TECHOS Paolo Roberto Figueroa Catalán
Viga de alma abierta tipo VM-2 Ing. Herber Herrera Coello

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"



370 
 

 

 

PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 6

Longitud

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
qq 1.66 10 1.826 52.40 95.68
u 4 10 4.4 30.00 132.00
u 4.4 10 4.84 42.01 203.33

lbs 3.21 10 3.531 1.68 5.93
galon 0.24 10 0.264 12.65 3.34
galon 0.06 10 0.066 7.92 0.52

u 2 0 2 0.80 1.60
u 1 0 1 11.00 11.00

0 0.00
Σ 453.41

MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL
dias 1.79 1.67 10.50 17.54 31.39
dias 2.22 1.82 8.86 16.13 35.80

Σ 67.19
UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL

dia 1.79 0.501
dia 1.79 0.107
dia 1.79 0.354
dia 1.79 0.034
dia 1.79 0.124
dia 1.79 1.803
dia 1.79 1.869
dia 1.5 0.041
dia 1.79 0.158
dia 1.5 0.201
dia 0.43 0.024
dia 0.29 0.087

5.30

525.89
35.06$             

TECHOS Paolo Roberto Figueroa Catalán
Viga de alma abierta tipo VM-3 Ing. Herber Herrera Coello

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"

Incluye la hechura, pintura y colocación de Viga
Se calcula el precio total para 15 ml de viga
y a partir de ese valor se determinara el precio
por metro lineal de la viga tipo VM-3

15

MATERIALES
Acero
Angulo de 2" x 2" x 5/16"
Angulo de 2" x 2" x 1/4" 
Electrodos 3/32
Pintura anticorrosiva
Solvente
Anclaje de 1"
placas 0.25 x 0.25 x 1/2"

Mecanico
Auxiliar

EQUIPO COSTOS UNITARIOS
Sierra 0.28
Martillo redondo 0.06
Guantes de cuero 0.198
Cinta metrica 0.019
Gafas 0.069
Aparato soldador 1.007

0.3

Pulidora 1.044
Disco de metal 0.027
Extension electrica 0.088

Σ
COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Prensa 0.134
Brocha 0.056
Andamio
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PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 7

Longitud

UNIDAD CANTIDAD DESP. % CANT. X DESP. COSTO UNIT.($) SUB-TOTAL
u 12.82 10 14.102 94.69 1335.32
u 5.83 10 6.413 44.25 283.78

lbs 16.89 10 18.579 1.50 27.87
galon 0.768 10 0.8448 9.50 8.03
galon 0.096 10 0.1056 6.39 0.67

u 2 0 2 11.00 22.00
u 23 0 23 13.00 299.00
u 4 0 4 1.20 4.80
u 4 0 4 0.40 1.60
u 4 0 4 0.06 0.24

Σ 1983.30
MANO DE OBRA UNIDAD CANTIDAD FACTOR COSTO ($) COST. X FACT. SUB-TOTAL

dias 3.007 1.67 10.50 17.54 52.73
dias 3.693 1.82 8.86 16.13 59.55

0.00 0.00
0.00 0.00
Σ 112.28

UNIDAD CANTIDAD SUB-TOTAL
dia 2.907 0.814
dia 2.907 0.174
dia 2.907 0.576
dia 2.907 0.055
dia 2.907 0.201
dia 2.907 2.927
dia 2.45 2.558
dia 2.45 0.066
dia 2.907 0.256
dia 2.45 0.328
dia 0.686 0.038
dia 0.457 0.137

8.13

2103.71
2,103.71$        

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON 
PERFILES METÁLICOS UTILIZANDO EL METODO LRFD"
TECHOS Paolo Roberto Figueroa Catalán
Armadura tipo T-1 Ing. Herber Herrera Coello

HOJA DE COSTOS UNITARIOS
ESQUEMA OBSERVACIONES

 

Incluye el costo de la hechura, pintura y coloca
ción de la armadura mostrada, se calculara el 
costo total por cada armadura existente en el 
sistema estructural de techos

1

MATERIALES
Angulos de 3" x 2 1/2" * 3/8"
Angulos de 2 1/2" * 2 1/2" * 3/16"
Electrodos 3/32
Pintura anticorrosiva
Solvente
Placas 0.25 * 0.25 * 1/2" 
Placas 0.15 x 0.35 x 3/16" 
Ancaje 1"

Arandelas 1"

Mecanico
Auxiliar

EQUIPO COSTOS UNITARIOS
Sierra 0.28
Martillo redondo 0.06
Guantes de cuero 0.198
Cinta metrica 0.019
Gafas 0.069
Aparato soldador 1.007
Pulidora 1.044

0.134
Brocha 0.056

Disco de metal 0.027
Extension electrica 0.088

COSTO TOTAL 
COSTO UNITARIO TOTAL

Tuercas 1"

Andamio 0.3
Σ

Prensa
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Luego, obtenidos los costos unitarios, es necesario determinar la cantidad de obra de cada uno 

de  los elementos que constituyen  la estructura de techos, esto se realiza teniendo  los planos 

estructurales de techos, y se cuantifica para cada elemento tipo  la cantidad necesaria para  la 

construcción de todo el conjunto. 

 

Cantidades de obra en la estructura de techos.

Detalle Unidad Cantidad
Polin espacial Tipo P-1 ml 437.82
Polin espacial Tipo P-2 ml 509.38
Viga macomber VM-1 ml 148.66
Viga macomber VM-2 ml 60.00
Viga macomber VM-3 ml 30.00
Armadura Tipo T-2 unidad 4.00

Esquema
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RESUMEN DE COSTO TOTAL DE LA ALTERNATIVA SELECCIONADA DE ESTRUCTURA DE TECHOS

PROYECTO:

PARTIDA: CALCULO: 
ELEMENTO: REVISO:
FECHA: Abril 2012 HOJA No. 1
Descripcion:  Estructura de acero para techos

Detalle Unidad Cantidad Precio 
Unitario Total

Polin espacial Tipo P-1 ml 437.82  $10.70  $4,684.67 
Polin espacial Tipo P-2 ml 509.38  $13.63  $6,942.85 
Viga macomber VM-1 ml 148.66  $28.04  $4,168.43 
Viga macomber VM-2 ml 60.00  $46.18  $2,770.80 
Viga macomber VM-3 ml 30.00  $34.85  $1,045.50 
Armadura Tipo T-2 unidad 4.00  $2,103.71  $8,414.84 

TECHOS Br. Paolo Figueroa 
Estructura de techos Ing. Herber Herrera Coello

 $28,027.09 Total

Esquema

"ESTRUCTURACION, ANALISIS Y DISEÑO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE TECHOS CON PERFILES METÁLICOS 
UTILIZANDO EL METODO LRFD"
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La tabla anterior muestra en resumen el presupuesto de la alternativa de diseño seleccionada, 

este costo contempla únicamente  los costos directos, no  incluye utilidad,  impuestos ni costos 

indirectos, que son definidos en un nivel de oferta económica para un proyecto. 

Al  finalizar  el  proceso  del  diseño  estructural  se  puede  realizar  la  evaluación  de  costos  de 

manera precisa a partir de lo indicado en los planos estructurales de techo. Se observa que este 

costo calculado no  incluye el costo de elementos no estructurales y otras  instalaciones,  tales 

como: cielo falso, cubierta, instalaciones eléctricas, bajadas de agua lluvia, etcétera.     

 

 



 

 

 

TULO VI: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

 

 

 

 

 

 

   

CAPITULO VI:

CONCLUSIONES Y 
RECOMENDACIONES
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6.1. INTRODUCCION  

Luego  de  describir  y  desarrollar  el  proceso  del  diseño  estructural  aplicado  a  estructuras  de 

techo a base de perfiles metálicos basándose en la teoría expuesta con anterioridad referente a 

los diferentes elementos que componen la estructura, la oferta comercial de éstos en el ámbito 

local  su  comportamiento,  los materiales  y  calidades  según  las  normas  correspondientes,  las 

especificaciones AISC‐LRFD para el diseño y lo contenido en el “Reglamento para la Seguridad 

de  Estructural  de  las  Construcciones  de  la  República  de  El  Salvador”  para  la  aplicación  de 

cargas y eventos a los que se expone la estructura de techo, presentar un ejemplo de aplicación 

que refleje  la utilización del proceso del diseño ejecutado manualmente y auxiliándose de un 

software especializado  (SAP2000)  y por último presentar un análisis de  costos asociado a  la 

selección de elementos de estructuras de  techo, se presentan en  las siguientes secciones  las 

conclusiones del presente estudio. 

Seguidamente se presentan las recomendaciones a cerca de la aplicación de lo expuesto en el 

presente  estudio,  además  se describen  algunos posibles  temas que  se pueden desarrollar  a 

partir de los conceptos  vistos en el desarrollo de la presente investigación, los cuales, por ser 

extensos o estar fuera del alcance del tema principal, se estudian de manera superficial y que 

se consideran de importancia para el complemento de ésta área de conocimiento.  
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6.2. CONCLUSIONES 

A partir de la investigación realizada, la importancia y enfoque del presente estudio, basándose 

en  la  observación  de  los  resultados  obtenidos  en  la  aplicación  del  proceso  del  diseño 

estructural, se describen a continuación las conclusiones del presente estudio, las cuales se han 

agrupado  en  función  de  los  siguientes  temas:  conceptualización  del  sistemas  de  techos, 

resultados del cálculo del proyecto estructural y determinación de costos del diseño resultante. 

6.2.1. En cuanto a conceptualización del sistema de techos 

La  fase  de  conceptualización  del  proceso  del  diseño  estructural  es  frecuentemente  omitida 

hasta  cierto  punto,  ya  que  por  lo  general  este  proceso  se  ha  concebido  desde  un  enfoque 

elemental y no uno de conjunto, es decir, primero se elaboran los diseños estructurales de los 

elementos de manera aislada, sin considerar que se trata de un componente de un subsistema 

y a su vez de todo el conjunto. Por tanto es importante la incorporación de la fase conceptual, 

en  la cual se visualice  la edificación como sistema estructural  total y se  logre una coherencia 

entre  sus  subsistemas  a  un  nivel  conceptual.  A  continuación  se  presentan  a  partir  de  los 

resultados  obtenidos  del  presente  estudio  algunos  aspectos  relevantes  a  cerca  de  la 

incorporación  de  la  fase  conceptual  en  la  aplicación  del  proceso  del  diseño  estructural  de 

elementos de techo. 

1) A  partir  de  la  selección  de  elementos  estructurales  de  techo  en  la  fase  conceptual  del 

proceso del diseño estructural, se observa que esta parte se vuelve una práctica iterativa, ya 

que la selección se desarrolla considerando los claros libres de los elementos; esto puede no 

ser la alternativa más completa, ya que también es necesario conocer por lo menos el orden 

de magnitud y naturaleza de las cargas, algo que en esta etapa es casi imposible cuantificar 

con exactitud. Además, se debe conocer  la distribución de  los elementos estructurales en 

planta  y  sobre  que  componentes  del  sistema  se  apoyan,  y  así  seleccionar  más 

acertadamente el tipo de elemento estructural a utilizar y su capacidad de carga. Es por esto 

que se vuelve  importante enfatizar  la  relación existente entre  los elementos estructurales 

del  sistema  de  techos:  a  mayor  separación  de  apoyos  mayor  claro  en  vigas,  a  mayor 
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separación de vigas mayor claro en  largueros, a mayor separación de  largueros se necesita 

una  cubierta de mayor  capacidad de  carga. Esto evidencia que mientras haya una mayor 

coordinación  en  la  fase  de  diseños  preliminares,  es  posible  conseguir  que  los  costos  se 

reduzcan  estableciendo  dimensiones  o  formas  de  techos  que  consideren  esta  relación  al 

colocar  elementos  con  claros  pequeños  y  con  una  separación moderada.  Caso  contrario 

resultaría un sistema de  techo con varios niveles de componentes estructurales desde  los 

apoyos hasta los que soportan directamente la cubierta. 

2) En la etapa de predimensionamiento del proyecto estructural mostrado, se observa que las 

dimensiones preliminares seleccionadas son menores a las sugeridas, esto es aceptable si se 

considera los posibles cambios que se generen en la etapa de revisión. En el caso expuesto, 

se puede seleccionar una dimensión mayor a la mínima recomendada, pero esto implicaría 

elementos más largos y por ende un mayor costo. Por ejemplo para la viga VM‐1 se requiere 

una altura preliminar de 31.25 cm; para efectos prácticos se puede seleccionar una altura de 

35 cm, pero se considera que resulta una altura muy sobrada que incrementaría la longitud 

total de la celosía. Una altura de 30 cm, aunque esté por debajo de la requerida resulta más 

económica  en  cuanto  a  la  reducción de  la  celosía.  En  este  caso  se puede observar  en  la 

etapa  de  revisión,  que  este  tipo  de  viga  (VM‐1)  no  cumple  con  los  requerimientos 

funcionales de deflexión establecidos, pero un cambio en el miembro de  la cuerda  inferior 

se  logra cumplir con este parámetro  sin mayor complicación  (ver  sección 4.4.3.2 Revisión 

estructural de elementos primarios).  

3) En  cuanto  a  la  disposición  de  elementos  rigidizadores  tales  como  tensores  y 

arriostramientos en la estructura de techos objeto del proyecto estructural, no se considera 

necesaria. En tal caso se prescinden de arriostramientos debido a que la forma del sistema 

de  techos a  cuatro aguas brinda una  rigidez general y estabilidad  lateral a  los elementos 

estructurales susceptibles al pandeo. Este tipo de elementos  (arriostramiento) se requiere 

para  estabilizar  el  pandeo  en  las  cuerdas  sometidas  a  compresión  de  los  elementos 

primarios,  logrando que estos no presenten desplazamientos  fuera del plano de carga en 

puntos discretos en toda su longitud (ver sección 2.4.6); por tanto debido a la configuración 

geométrica de cuatro aguas y a la disposición de largueros tipo polín espacial, se considera 
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que  estos  últimos  brindan  un  punto  de  desplazamiento  cero  en  la  conexión  de  viga  con 

larguero,  logrando  así  la  estabilidad  necesaria  a  las  cuerdas  de  las  vigas.  En  cuanto  a  la 

presencia de tensores en los largueros se establece en la sección 2.4.5 que los largueros tipo 

polín C son  los que necesitan estabilidad en su eje menor de  inercia y que el  larguero tipo 

polín  espacial  (debido  a  su  configuración  geométrica  espacial)  es  suficientemente  rígido 

alrededor de sus ejes principales, por tanto no se utilizan en este caso. 

6.2.2. En cuanto a los cálculos del proyecto estructural 

Algunos aspectos importantes relacionados con la aplicación de la fase analítica son retomados 

en  los siguientes numerales. Son puntos en  los cuales se ha observado ciertas circunstancias 

que pueden variar dependiendo del proyecto y que además pueden ser claves para formar un 

criterio de diseño para este tipo de estructuras. 

4) Al dimensionar los elementos secundarios es necesario establecer la resistencia a la fluencia 

y  la  ruptura mediante  la  calidad  de  los materiales  que  componen  el  larguero  tipo  polín 

espacial,  los cuales pueden ser constituidos por barras de acero corrugadas ASTM A615 o 

barras estructurales de acero lisas ASTM A36; debido a la poca utilización y/o disponibilidad 

de las barras lisas de acero estructural se utilizan barras corrugadas para el armado de estos 

elementos; como alternativa, se considera en el diseño de este tipo de larguero la utilización 

de barras de acero estructural  lisas y  resultan miembros con  iguales cuantías de área y/o 

inercia, de manera que la utilización de barras lisas o corrugadas son aceptadas por igual en 

cuanto a resistencia y seguridad estructural. 

5) Al aplicar  las combinaciones de carga establecidas en el “Manual of American  Institute of 

Steel  Construction  (AISC)  2005,  13th  Edition”  a  los  elementos  estructurales de  techo,  se 

observa que de  las diferentes  cargas que  afectan una  estructura de  techo  (muerta,  viva, 

viento y  sismo),  la condición que domina  su dimensionamiento es  la que  incluye  la  carga 

accidental por viento, por  lo que es necesario garantizar una acertada cuantificación de  la 

carga  por  viento  según  lo  expuesto  en  “Norma  Técnica  de  Diseño  por  Viento”  del 

“Reglamento para la Seguridad de Estructural de las Construcciones de la República de El 
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Salvador” y su correcta aplicación a  los elementos. En cuanto a  las demás condiciones de 

diseño  se  observa  que  es más  crítica  en  las  conexiones  la  carga  lateral  debido  a  sismo, 

demostrando que en este  tipo de estructuras  las  cargas accidentales  son  las que pueden 

producir fallas importantes como las expuestas en la sección 1.4. 

6) Al analizar  las  cargas que actúan  sobre  los elementos de  la estructura,  se observa que  la 

condición de empozamiento generada por  la acumulación de agua  lluvia en  la cubierta de 

techo  es  crítica  en  sistemas  de  techo  a  base  de  losa  de  azotea  y  en  techos  con  forma 

ligeramente plana, en la cual la pendiente no exceda el 2%. Por tanto se concluye que en los 

arreglos  comúnmente  utilizados  en  el  ámbito  local  de  estructuras  de  techo  a  base  de 

cubierta y perfiles metálicos la condición de empozamiento no representa mayor peligro. 

7) Al obtener las acciones internas de los elementos primarios (sección 4.4.1.2) resulta que la 

carga axial en las vigas de alma abierta, generada por la componente de las cargas externas 

a  lo  largo del eje neutro de estos elementos, aumenta  con el  valor de  la pendiente  y  se 

puede despreciar si esta no es grande. Esto demuestra que la suposición de que el diseño de 

tales elementos rige la flexión (y en parte el cortante) se puede tomar como parámetro de 

insumo  para  la  selección  y  dimensionamiento  preliminar  en  base  a  las  deflexiones  y  la 

esbeltez. 

8) En  el  análisis  y  diseño  desarrollado  con  el  software  SAP2000  se  observa  que  tanto  los 

esfuerzos  como  las  secciones  seleccionadas  se  incrementan  con  respecto  a  las obtenidas 

con el procedimiento de diseño manual; esto puede deberse por varias razones, una de ellas 

es la idealización de la estructura, ya que se modela como una estructura completa en 3D; 

otra  razón  puede  ser  las  conexiones  entre miembros,  las  propiedades  de  los  elementos 

ingresados  en  el  listado  auxiliar,  aplicación de  cargas, parámetros de diseño  según AISC‐

LRFD,  etc.,  además  la  compatibilidad  geométrica  de  la  estructura  completa  y  los 

requerimientos  de  redistribución  de  esfuerzos  entre  conexiones  de  elementos  sugiere 

cambios en los resultados de esta etapa en comparación con las simplificaciones realizadas 

en procedimiento manual. 
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9) El procedimiento de diseño más adecuado entre el manual y el asistido por computadora 

depende de  la práctica de cada diseñador, ya que un diseño manual permite controlar  las 

suposiciones en el diseño mediante el uso de ecuaciones y modelos matemáticos. Un diseño 

con  software  agiliza  la  ejecución  del  análisis  y  el  diseño,  que  son  tareas  secuenciales  e 

iterativas,  logrando  una mayor  precisión  en  los  resultados,  dejando  al  usuario  su  debida 

interpretación y uso. De manera que mientras se tenga en cuenta  las suposiciones hechas, 

el  comportamiento  del modelo matemático  seleccionado  para  la  etapa  de  análisis  y  el 

adecuado  establecimiento  de  los  parámetros  del  diseño,  sin  importar  cual  sea  el 

procedimiento, se puede llegar a un diseño satisfactorio sin comprometer la seguridad. 

10) Al determinar  la alternativa de diseño se procede a  la elaboración de planos estructurales 

de  techo,  que  forma  parte  de  los  documentos  finales  de  diseño,  en  los  cuales  se  debe 

reflejar  toda  la  información  resultante  del  diseño:  resistencia  de materiales,  geometría, 

dimensiones, conexiones, etc. En esta parte se trata de informar al constructor de todos los 

detalles concernientes al diseño, ya que como se expresa en la sección 1.4 esta es una de las 

deficiencias  en  la  ejecución  de  este  tipo  de  estructuras,  en  las  que  muchas  veces  el 

constructor  supone  algunos detalles que han  sido omitido en  los planos estructurales de 

techo y se llegan a soluciones basadas en experiencias o conocimientos empíricos, llegando 

a ser un grave peligro el no considerar todos los posibles mecanismos de falla en estructuras 

de techo. 

6.2.3. En cuanto a la determinación de costos del diseño resultante 

En esta parte se visualiza una ventaja de la correcta elaboración del presupuesto a partir de un 

diseño estructural aplicado correctamente, es decir, aplicando el proceso del diseño estructural 

y  los criterios de diseño adecuados se puede  llegar a determinar un costo más preciso y a su 

vez disminuir su cuantía. 

11) Mediante  los resultados de  la aplicación del proceso del diseño estructural de estructuras 

de  techo y  la elaboración de  los planos estructurales de  techo se obtiene una apreciación 

más certera de la cantidad de materiales a utilizar para la ejecución del proyecto estructural, 
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basándose en  las dimensiones generales, especificaciones técnicas y detalles estructurales, 

lo cual constituye el insumo más importante para la elaboración del presupuesto, aparte del 

conocimiento  suficiente del proceso constructivo y  la cotización de precios de materiales, 

mano de obra y equipo en el ámbito  local. Esta precisión en  la evaluación del costo muy 

difícilmente  se  puede  lograr  con  una  estructura  de  techo  establecida  con  parámetros 

empíricos, en  la cual no se  llegan a detallar adecuadamente  la cantidad de materiales, por 

ejemplo  en  la  determinación  de  costos  para  las  conexiones  se  puede  establecer  una 

longitud  específica  de  soldadura,  aplicada  en  zonas  adecuadas  de  los  miembros 

estructurales. 

6.3. RECOMENDACIONES 

En  esta  parte  se  presentan  las  recomendaciones  de  la  investigación  a  partir  de  las 

condicionantes  o  limitantes  del  presente  estudio;  se  enumeran  posibles  estudios  o 

seguimientos en los que se pueden retomar aspectos no desarrollados en el presente. 

1) En  el  presente  estudio  se  brindan  los  lineamientos  generales  necesarios  para  lograr  un 

proceso de diseño estructural para sistemas de  techo satisfactorio, sin embargo, debido a 

que  cada  edificación  es  diferente  se  debe  considerar  otros  aspectos  adicionales  para  su 

desarrollo; es decir, el diseñador no debe  tomar como guía general parámetros como  los 

expuestos en este estudio, sino que debe buscar siempre la innovación y la creatividad en su 

diseño, especialmente con una variedad de formas estructurales como  las que existen con 

acero; por tanto es esencial que el diseñador incida planteando sus propios criterios.   

2) La selección de  los elementos estructurales de  techo se puede realizar no solo en  función 

del claro libre, también es posible considerando otros aspectos no menos importantes como 

disponibilidad  de  materiales,  funcionalidad,  economía,  procesos  constructivos,  etc.  Esto 

depende del criterio de cada diseñador y condiciones de  la edificación, pero garantizando 

sobre todo la seguridad estructural. 
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3) La variabilidad de  los componentes de  los sistemas de techos son  importantes debido a su 

exposición directa con efectos ambientales externos, tales como  la  lluvia y viento. Aunque 

en el presente estudio no se haya profundizado en los aspectos funcionales del sistema de 

techos tales como: impermeabilización, aislamiento térmico, drenaje adecuado, durabilidad 

y  resistencia  a  la  corrosión,  estos  no  dejan  de  ser  importantes  para  la  seguridad  y 

comportamiento del sistema total. 

4) Es  necesario  formular  una  especificación  que  describa  un  procedimiento  de  diseño  para 

estructuras  de  techo,  a  partir  de  la  fase  conceptual  que  considere  los  materiales  y 

elementos prefabricados más utilizados en El Salvador, el comportamiento y un método de 

diseño  bajo  una  especificación  vigente,  ya  que  estas  estructuras  han  quedado  en  un 

segundo plano con respecto a otros sistemas estructurales. 

5) A  diferencia  de  los  sistemas  de  piso,  los  sistemas  de  techos  como  los  conformados  con 

elementos  a  base  de  perfiles  metálicos  se  consideran  como  diafragmas  flexibles  (con 

excepción de  las  losas de azotea), de manera que su comportamiento y  la  transmisión de 

carga sísmicas a los elementos estructurales resistentes a cargas laterales es diferente a los 

diafragmas rígidos. En la “Norma Técnica para Diseño por Sismo” del “Reglamento para la 

Seguridad  de  Estructural  de  las  Construcciones  de  la  República  de  El  Salvador”,  se 

consideran  los diafragmas flexibles a aquellos que se deforman más de dos veces  la deriva 

de entrepiso promedio del nivel adyacente. Se recomienda un estudio en el cual se permita 

determinar  la naturaleza del diafragma en función de  la deformación de este, ya que para 

cada sistema de techo, ya sea con estructura de madera, acero o autosoportante presenta 

una deformación diferente. 
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ANEXOS 

ANEXO 2.1 CUBIERTAS UTILIZADAS EN EL SALVADOR. 
 

ANEXO 2.1.1. 

Lamina perfil estándar 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
(mm) 

Separación entre apoyos (m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente 

1.00 1.25 1.40 1.60 8% con 
sellante de 
poliuretano 
en juntas. 

 
12% sin 
sellante. 

 

Carga Uniforme Permisible Kg/ m² 

Uno o dos 
claros 

0.40 261.00 165.00 120.00 91.00 3.92 
0.45 327.00 206.00 150.00 113.00 4.64 
0.60 381.00 243.00 176.00 133.00 5.12 

Tres o más 
claros 

0.40 282.00 207.00 151.00 115.00 
0.45 353.00 258.00 189.00 144.00 
0.60 478.00 304.00 222.00 168.00 
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ANEXO 2.1.2 

Lamina industrial. 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
(mm) 

Separación entre apoyos.(m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente 
1.00 1.25 1.40 1.60 

5% 

Carga Uniforme Permisible Kg/ m² 

Uno o dos 
claros 

0.40 290.00 183.00 134.00 101.00 4.12 
0.45 363.00 229.00 167.00 126.00 4.89 
0.60 423.00 270.00 196.00 148.00 5.64 

Tres o más 
claros 

0.40 314.00 230.00 168.00 128.00
0.45 392.00 287.00 210.00 160.00
0.60 531.00 338.00 247.00 187.00

 
. ANEXO 2.1.3. 

Lamina galvanizada con acabado en relieve en forma de teja. 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
(mm) 

Separación entre apoyos.(m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente
1.00 1.25 1.40 1.60 

15%* 

Carga Uniforme Permisible Kg/m2 
Uno o dos 

claros 
0.40 174.00 109.00 80.04 60.60 4.03 

Tres o más 
claros 

0.40 217.80 137.40 100.20 75.00 
 

* evita empozamiento en la grada, además de brindarle vistosidad al techo. 
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ANEXO 2.1.4. 
Lamina galvanizada con forma ondulada. 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
(mm) 

Separación entre apoyos.(m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente

1 1.2 1.4 1.6 

20% 

Carga Uniforme Permisible Kg/ m² 

Uno o dos 
claros 

0.35 167 115 85 65 3.65 

0.4 226 172 127 97 3.96 

0.45 246 188 132 109 4.69 

Tres o más 
claros 

0.35 249 144 106 81 

0.4 307 177 147 156 

0.45 307 214 156 150 
 

ANEXO 2.1.5 

Lamina Fibrocemento Estandar 

Condició
n de 

apoyo 

Espeso
r (mm) 

Separación entre apoyos.(m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente

0.85 1 1.15 1.5 

20% 
Carga concentrada Permisible Kg 

Un claro 
5 413 400 348 13.24 

6.5 615 520 452 346 17.25 
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ANEXO 2.1.6. 
Lamina Fibrocemento Industrial. 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
(mm) 

Separación entre apoyos.(m) 
Peso 

Kg/m² 

Pendiente

3.25 4.74 5.96 7.1 

10% Carga concentrada Permisible Kg 

Un claro 7 681 506 403 338 17.24 
 

ANEXO 2.1.7. 

Lamina engarlopable de ancho de 24” y 2.5” de peralte. 

Condición 
de apoyo 

Calibre 
Separación entre apoyos.(m) 

Peso 
Kg/m² 

Pendiente
1.25 1.5 1.75 2 

2% 

Carga distribuida Permisible Kg/m² 

Un claro 
24 681 506 403 168 5.67 
22 300 300 221 248 7.92 

Tres o más 
claros 

24 300 300 300 300 
22 300 300 300 300 
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ANEXO 2.1.8. 
Cubierta termo acústica 

 

Condición 
de apoyo 

Espesor 
Separación entre apoyos.(m) 

Peso 
Kg/m² 

Pendiente
2 2.25 3.0 3.5 

8% 

Carga concentrada Permisible Kg 

Un claro 

1" 200 132 93 67 9.73 
1.5" 246 154 110 81 10.23 
2" 264 171 120 87 10.74 

2.5" 192 132 100 11.25 
3" 220 140 120 11.76 

Tres o mas 
claros 

1" 274 183 129 94 
1.5" 344 218 154 110 
2" 371 241 172 134 

2.5" 281 191 153 
3" 361 225 192 
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ANEXO 2.2 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE ANGULOS 
SEGÚN AISC 2005 
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ANEXO 2.3 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LARGUEROS TIPO POLÍN “C” LAMINADO. 

 

 
 

௬݂ ൌ 			;݅ݏ݌36000 ௨݂ ൌ ;݅ݏ݌55000 ܧ		 ൌ ݅ݏ29000݇

POLIN C h (cm) b (cm) c (cm) t (mm) Area (cm2) Ix (cm4) Sx (cm3) rx (cm) Iy (cm4) Sy (cm3) ry (cm)

3" x 1.25" CH 18 7.62 3.18 1.27 1.20 1.86 16.68 4.38 2.99 2.77 1.22 1.09

4" x 2" CH 18 10.16 5.08 1.27 1.20 2.62 44.32 8.72 4.11 9.34 1.89 1.68

3" x 1.25" CH 16 7.62 3.18 1.27 1.50 2.42 21.29 5.59 2.96 3.47 1.20 0.93

4" x 2" CH 16 10.16 5.08 1.27 1.50 3.42 57.24 11.27 4.09 11.90 1.87 1.68

5" x 2" CH 16 12.70 5.08 1.27 1.50 3.83 95.89 15.10 5.01 12.81 1.83 1.51

6" x 2" CH 16 15.24 5.08 1.27 1.50 4.23 146.88 19.28 5.89 13.55 1.79 1.37

4" x 2" CH 14 10.16 5.08 1.27 1.90 4.97 80.53 15.85 4.02 16.17 1.80 1.66

6" x 2" CH 14 15.24 5.08 1.27 1.90 6.18 209.03 27.43 5.82 18.48 1.73 1.40

8" X 2" CH 16 20.32 5.08 1.27 1.50 4.86 285.30 28.09 7.66 14.68 3.77 1.73

8" X 2" CH 14 20.32 5.08 1.27 1.90 6.13 357.60 35.20 7.64 18.14 4.67 1.72

8" X 2" CH 12 20.32 5.08 1.27 2.50 8.01 463.10 45.58 7.61 22.97 5.92 1.69

8" X 2" CH 10 20.32 5.08 1.27 3.00 9.55 548.30 53.97 7.58 26.70 6.89 1.67

VIGA CAJON h (cm) b (cm) t (mm) Area (cm2) Ix (cm4) Sx (cm3) rx (cm) Iy (cm4) Sy (cm3) ry (cm)

8" X 2" CH 16 20.32 10.16 1.50 9.73 570.70 56.17 7.66 176.70 34.78 4.26

8" X 2" CH 14 20.32 10.16 1.90 12.26 715.30 70.40 7.64 221.50 43.61 4.25

8" X 2" CH 12 20.32 10.16 2.50 16.01 926.20 91.16 7.61 287.10 56.51 4.24

8" X 2" CH 10 20.32 10.16 3.00 19.09 1097.00 107.90 7.58 340.10 66.96 4.22
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ANEXO 2.4 PROPIEDADES GEOMETRICAS DE BARRAS DE ACERO 
CORRUGADAS ASTM A615. 

 

 

Acero Grado 40: 

௬݂ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌/ܾ݈	40000

௨݂ ൌ  ଶ݈݃ݑ݌/ܾ݈	60000

   

Designación
Diametro 

(pulg) Area (pulg
2
)
Radio de giro 

(pulg)

Peso Nominal 

(lb/pie)

Peso Nominal 

(qq/ml)

2 0.250 0.049 0.063 0.165 0.0056

3 0.375 0.110 0.094 0.376 0.0126

4 0.500 0.196 0.125 0.668 0.0224

5 0.625 0.307 0.156 1.043 0.0350

6 0.750 0.442 0.188 1.502 0.0504

7 0.875 0.601 0.219 2.044 0.0686

8 1.000 0.785 0.250 2.670 0.0895

9 1.128 0.999 0.282 3.400 0.1133

10 1.270 1.267 0.318 4.303 0.1399

11 1.410 1.561 0.353 5.313 0.1693

14 1.693 2.251 0.423 7.650 0.2015

18 2.257 4.001 0.564 13.600 0.2364
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ANEXO 3.1 PRESION DE DISEÑO SEGÚN “NORMA TECNICA DE DISEÑO 

POR VIENTO”.  
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ANEXO 4.1 DETERMINACION DE LAS CARGAS SISMICAS, PARA EL CALCULO DEL FACTOR 

SISMICO 

Para el cálculo del factor sísmico es necesario determinar el valor de los pesos sísmicos en cada 

uno de los entrepisos, para realizar el análisis de la fuerza cortante en la base de la edificación, 

que  posteriormente  será  utilizado  para  determinar,  mediante  la  ecuación,  el  coeficiente 

sísmico en la estructura de techos. 

Las cargas pueden ser obtenidas mediante el producto de las dimensiones de cada uno de  los 

elementos multiplicados por las cargas distribuidas, estos cálculos se resumen en las tablas que 

se muestran a continuación,  los pesos de  los mismos se basan en  la normativa vigente de El 

Salvador en El “Reglamento para la Seguridad Estructural de las Construcciones de la República 

de El Salvador”. 

 

 

 

 

Calculo de peso de entrepiso (1er nivel)

Cantidad Unidades

Peso unitario 

(Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)

Losa (Losa aligerada tipo VT1‐20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51

Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64

Columnas 49.28 m3 2400 118272.00 118.27

Vigas 91.82 m3 2400 220368.00 220.37

Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00

Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93

Peso total de entrepiso 1er Nivel 903.72

Calculo de peso de entrepiso (2er nivel)

Cantidad Unidades

Peso unitario 

(Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)

Losa (Losa aligerada tipo VT1‐20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51

Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64

Columnas 49.28 m3 2400 118272.00 118.27

Vigas 91.82 m3 2400 220368.00 220.37

Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00

Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93

Peso total de entrepiso 2do Nivel 903.72
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Estos valores son los que se utilizaron en el cálculo del factor sísmico. 

   

Calculo de peso de entrepiso (3er nivel)

Cantidad Unidades

Peso unitario 

(Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)

Losa (Losa aligerada tipo VT1‐20) 932.74 m2 260 242512.40 242.51

Piso (Piso de ceramica) 932.74 m2 50 46637.00 46.64

Columnas 33.88 m3 2400 81312.00 81.31

Vigas 28.51 m3 2400 68424.00 68.42

Paredes (pared de ladrillo de barro) 820.00 m2 200 164000.00 164.00

Carga instantanea 932.74 m2 120 111928.80 111.93

Peso total de entrepiso 3er Nivel 714.81

Calculo de peso de estructura de techo Cantidad Unidades

Peso unitario 

(Kg/unid.) W (peso total) W (Ton)

Peso de estructura metálica 1074.00 m2 17.00 18258.00 18.26

Cielo falso e instalaciones electricas 1074.00 m2 25.00 26850.00 26.85

Peso de cubierta 1074.00 m2 10.74 11534.76 11.53

Peso total de entrepiso 4to Nivel 56.64
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ANEXO 4.2 CALCULO DE LAS CARGAS GRAVITACIONALES Y ACCIDENTALES DE LAS VIGAS 

DE ALMA ABIERTA. 

b.2) Viga Tipo VM‐3 (en eje 4 tramos A ‐ C). 

 Se determina de  la misma manera que  se ha determinado para  el  caso  anterior  las 

cargas que  llegarán  a  los otros  elementos  secundarios que  conforman  la  estructura, 

analizamos ahora  la viga ubicada en el eje 4 entre  los ejes A y C. Se mencionarán  las 

características  generales  de  los  elementos  y  en  base  a  estos  se  determinarán  con 

fórmulas similares las reacciones en el elemento analizado. 

De igual manera que el anterior la pendiente del techo es de 15% y la separación entre los 

elementos de la estructura es de 1.00 m 

 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura A4.1 Distribución de cargas en la viga ubicada en el eje 4 
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Figura A4.2 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos secundarios. 

 

Tabla A4.3 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje 4. 

En  la tabla A4.3 mostrada, es posible evaluar  las reacciones en  los apoyos y  los demás cargas 

que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las 

fórmulas con las que se hizo el análisis de la viga del eje 4. 

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi + 

PP que representa  la carga en cada nudo con su peso propio y, RB y RA que  representan  las 

reacciones en los apoyos. 

ܴ஺஽ ൌ  ݃ܭ	1,969.15

Viga en eje 4 Carga muerta

Codigo q L1 L2 Dist. a eje A Qi Qi + PP Ma RC RA

D1 39.71 7.50 7.50 0.00 297.83 327.61 0

D2 39.71 7.50 7.50 1.00 297.83 327.61 327.61

D3 39.71 7.50 7.50 2.00 297.83 327.61 655.22

D4 39.71 7.50 7.50 3.00 297.83 327.61 982.83

D5 39.71 7.50 7.50 4.00 297.83 327.61 1310.44

D6 39.71 7.50 7.50 5.00 297.83 327.61 1638.05

D7 39.71 7.50 7.50 6.00 297.83 327.61 1965.66

D8 39.71 6.24 6.24 7.00 247.79 272.57 1907.99

D9 39.71 4.97 4.97 8.00 197.36 217.1 1736.8

D10 39.71 3.73 3.73 9.00 148.12 162.93 1466.37

D11 39.71 2.47 2.47 10.00 98.08 107.89 1078.9

D12 39.71 1.25 1.25 11.00 49.64 54.6 600.6

RC 0.00 0.00 12.00 0.00 0 0

Σ 13670.47 1139.21 1969.15
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ܴ஼஽ ൌ  ݃ܭ	1,139.21

Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.4 Condición de las cargas vivas sobre la viga 

 

Tabla A4.5 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje 4. 

En la tabla A4.5 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma 

abierta y también  las resultantes de  las cargas en  los nudos y  las reacciones en  los apoyos, se 

mencionan las resultantes de los apoyos a continuación: 

ܴ஺௅ ൌ  ݃ܭ	910.62

Viga en eje 4 Carga viva

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Ma RC RA

L1 20.20 7.50 7.50 0.00 151.50 0.00

L2 20.20 7.50 7.50 1.00 151.50 151.50

L3 20.20 7.50 7.50 2.00 151.50 303.00

L4 20.20 7.50 7.50 3.00 151.50 454.50

L5 20.20 7.50 7.50 4.00 151.50 606.00

L6 20.20 7.50 7.50 5.00 151.50 757.50

L7 20.20 7.50 7.50 6.00 151.50 909.00

L8 20.20 6.24 6.24 7.00 126.05 882.35

L9 20.20 4.97 4.97 8.00 100.39 803.12

L10 20.20 3.73 3.73 9.00 75.35 678.15

L11 20.20 2.47 2.47 10.00 49.89 498.90

L12 20.20 1.25 1.25 11.00 25.25 277.75

RC 0.00 0.00 12.00 0.00 0.00

Σ 6321.77 526.81 910.62
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ܴ஼௅ ൌ  ݃ܭ	526.81

Cargas accidentales: Carga de viento (W) 

 

Figura A4.6 Condición de las cargas de viento sobre la viga en el eje 4. 

 

Tabla A4.7 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje 4. 

En  la  tabla A4.7  se  detalla  el  cálculo  de  las  fuerzas  externas  en  todos  los  nudos  de  la  viga 

ubicada en el eje 4, debidas a viento, de igual manera que en los anteriores cálculos, la tabla de 

ayuda en una hoja de  cálculo,  realiza  las operaciones en base a  las  fórmulas  con  las que  se 

analizó el primer elemento. 

ܴ஼ௐ ൌ െ673.55	݃ܭ 

Viga en eje 4 Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje A Qi Ma

W1 ‐25.57 7.50 7.50 0.00 ‐191.78 0.00

W2 ‐25.57 7.50 7.50 1.01 ‐191.78 ‐193.6978

W3 ‐25.57 7.50 7.50 2.02 ‐191.78 ‐387.3956

W4 ‐25.57 7.50 7.50 3.03 ‐191.78 ‐581.0934

W5 ‐25.57 7.50 7.50 4.04 ‐191.78 ‐774.7912

W6 ‐25.57 7.50 7.50 5.05 ‐191.78 ‐968.489

W7 ‐25.57 7.50 7.50 6.06 ‐191.78 ‐1162.1868

W8 ‐25.57 6.24 6.24 7.07 ‐159.56 ‐1128.0892

W9 ‐25.57 4.97 4.97 8.08 ‐127.08 ‐1026.8064 Pendiente 15% ΣQi x Senθ

W10 ‐25.57 3.73 3.73 9.09 ‐95.38 ‐867.0042 θ 8.53 ‐269.9

W11 ‐25.57 2.47 2.47 10.10 ‐63.16 ‐637.916 rad 0.14887646

W12 ‐25.57 1.25 1.25 11.11 ‐31.96 ‐355.08

RC 0 0 12.00 0.00 0.00 RC RAy RAx

Σ ‐1819.60 ‐8082.5452 ‐673.55 ‐1146.05 ‐269.90
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ܴ஺ௐ ൌ ටܴ஺ௐ௫
ଶ ൅ ܴ஺ௐ௬

ଶ 

ܴ஺ௐ ൌ ඥሺെ269.90ሻଶ ൅ ሺെ1,146.05ሻଶ 

	ܴ஺ௐ ൌ  ݃ܭ	1,177.40

Cargas accidentales: Carga sísmica (E) 

 

Fig. A4.8 Condición de las cargas sísmicas sobre la viga en el eje 4 

 

Tabla A4.9 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas sísmicas) en la viga. 

Las reacciones en los apoyos según se muestran en la Tabla A4.9 son: 

Viga en eje 4 Carga de sismo

# Carga

Carga 

muerta

Distancia 

vertical

Distancia 

horizontal Factor Ei Ma RC RAy RAx

E1 327.61 0.00 0.00 0.36 117.94 0

E2 327.61 0.15 1.00 0.36 117.94 17.691

E3 327.61 0.30 2.00 0.36 117.94 35.382

E4 327.61 0.45 3.00 0.36 117.94 53.073

E5 327.61 0.60 4.00 0.36 117.94 70.764

E6 327.61 0.75 5.00 0.36 117.94 88.455

E7 327.61 0.90 6.00 0.36 117.94 106.146

E8 272.57 1.05 7.00 0.36 98.13 103.0365

E9 217.10 1.20 8.00 0.36 78.16 93.792

E10 162.93 1.35 9.00 0.36 58.65 79.1775

E11 107.89 1.50 10.00 0.36 38.84 58.26

E12 54.60 1.65 11.00 0.36 19.66 32.439

RC 1.80 12.00 1119.02 738.216 61.52 61.52 1119.02
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ܴ஼ா ൌ  ݃ܭ	61.52

ܴ஺ா ൌ ටܴ஺ா௫
ଶ ൅ ܴ஺ா௬

ଶ 

ܴ஺ா ൌ ඥሺ1,119.02ሻଶ ൅ ሺ61.52ሻଶ 

	ܴ஺ா ൌ  ݃ܭ	1,120.71

b.3) Viga ubicada en eje B tramo 5 ‐ 6. 

 Se determinará de  la misma manera que se ha determinado para el caso anterior  las 

cargas que  llegarán  a  los otros  elementos  secundarios que  conforman  la  estructura, 

analizamos  ahora  la  viga  ubicada  en  el  eje  B  tramo  5  ‐  6.  Se  mencionarán  las 

características  generales  de  los  elementos  y  en  base  a  estos  se  determinarán  con 

fórmulas similares las reacciones en el elemento analizado. 

En éste caso  la pendiente del  techo es de 12% y  la separación entre  los elementos de  la 

estructura es de 1.25 m en la dirección horizontal. 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura A4.10 Distribución de cargas en la viga ubicada en el eje 4 
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Figura A4.11 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos 

secundarios. 

 

Tabla A4.12 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B. 

En la tabla A4.12 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demás cargas 

que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las 

fórmulas con las que se hizo el análisis de la viga del eje B. 

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi + 

PP que  representa  la carga en cada nudo con su peso propio y, R5 y R6 que  representan  las 

reacciones en los apoyos. 

ܴ଺஽ ൌ  ݃ܭ	985.43

ܴହ஽ ൌ  ݃ܭ	731.13

Viga en eje B Carga muerta

Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi + PP M6 R5 R6

D1 49.54 6.00 6.00 0.00 297.24 326.96 0

D2 49.54 6.00 5.00 1.25 272.47 299.72 374.65

D3 49.54 6.00 4.00 2.50 247.70 272.47 681.175

D4 49.54 6.00 3.00 3.75 222.93 245.22 919.575

D5 49.54 6.00 2.00 5.00 198.16 217.98 1089.9

D6 49.54 6.00 1.00 6.25 173.39 190.73 1192.0625

D7 49.54 6.00 0.00 7.50 148.62 163.48 1226.1

R5 7.50 0.00 0 0

Σ 5483.4625 731.13 985.43
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.13 Condición de las cargas vivas sobre la viga en el eje B 

 

Tabla A4.14 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B. 

En la tabla A4.14 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma 

abierta y también  las resultantes de  las cargas en  los nudos y  las reacciones en  los apoyos, se 

mencionan las resultantes de los apoyos a continuación: 

ܴ଺௅ ൌ  ݃ܭ	521.85

ܴହ௅ ൌ  ݃ܭ	404.25

 

 

Viga en eje B Carga viva

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6 R5 R6

L1 25.20 7.50 6.00 0.00 170.10 0.00

L2 25.20 7.50 5.00 1.25 157.50 196.88

L3 25.20 7.50 4.00 2.50 144.90 362.25

L4 25.20 7.50 3.00 3.75 132.30 496.13

L5 25.20 7.50 2.00 5.00 119.70 598.50

L6 25.20 7.50 1.00 6.25 107.10 669.38

L7 25.20 7.50 0.00 7.50 94.50 708.75

R5 7.50 0.00 0.00

Σ 3031.875 404.25 521.85
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Cargas accidentales: Carga de viento (W) 

 

Figura A4.15 Condición de las cargas de viento sobre la viga en el eje B 

 

Tabla A4.16 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje B. 

En  la  tabla A4.16  se detalla el  cálculo de  las  fuerzas externas en  todos  los nudos de  la  viga 

ubicada en el eje 4, debidas a viento, de igual manera que en los anteriores cálculos, la tabla de 

ayuda en una hoja de  cálculo,  realiza  las operaciones en base a  las  fórmulas  con  las que  se 

analizó el primer elemento. 

ܴହௐ ൌ െ400.42	݃ܭ 

ܴ଺ௐ ൌ ටܴ଺ௐ௫
ଶ ൅ ܴ଺ௐ௬

ଶ 

ܴ଺ௐ ൌ ඥሺെ111.20ሻଶ ൅ ሺെ533.24ሻଶ 

Viga en eje B Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6

W1 ‐29.64 6.00 6.00 0.00 ‐177.84 0.00

W2 ‐29.64 6.00 5.00 1.26 ‐163.02 ‐205.4052

W3 ‐29.64 6.00 4.00 2.52 ‐148.20 ‐373.464

W4 ‐29.64 6.00 3.00 3.77 ‐133.38 ‐502.8426 Pendiente 12% ΣQi x Senθ

W5 ‐29.64 6.00 2.00 5.04 ‐118.56 ‐597.5424 θ 6.84 ‐111.2

W6 ‐29.64 6.00 1.00 6.29 ‐103.74 ‐652.5246 rad 0.11938042

W7 ‐29.64 6.00 0.00 7.55 ‐88.92 ‐671.346

R5 7.50 0.00 0.00 R5 R6y R6x

Σ ‐933.66 ‐3003.1248 ‐400.42 ‐533.24 ‐111.20
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	ܴ଺ௐ ൌ  ݃ܭ	544.71

Cargas accidentales: Carga sísmica (E) 

 

Fig. A4.17 Condición de las cargas sísmicas sobre la viga en el eje B 

 

Tabla A4.18 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas sismicas) en la viga. 

Las reacciones en los apoyos según se muestran en la Tabla A4.18 son: 

ܴ଺ா ൌ  ݃ܭ	25.27

ܴ଺ா ൌ ටܴ଺ா௫
ଶ ൅ ܴ଺ா௬

ଶ 

ܴ଺ா ൌ ඥሺ25.27ሻଶ ൅ ሺ617.96ሻଶ 

Viga en eje B Carga de sismo

# Carga

Carga 

muerta

Distancia 

vertical

Distancia 

horizontal Factor Ei M6 R5 R6y R6x

E1 326.96 0.00 0.00 0.36 117.71 0

E2 299.72 0.12 1.25 0.36 107.90 12.948

E3 272.47 0.24 2.50 0.36 98.09 23.5416

E4 245.22 0.36 3.75 0.36 88.28 31.7808

E5 217.98 0.48 5.00 0.36 78.47 37.6656

E6 190.73 0.60 6.25 0.36 68.66 41.196

E7 163.48 0.72 7.50 0.36 58.85 42.372

R5 0.72 7.50 617.96 189.504 25.27 25.27 617.96
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	ܴ଺ா ൌ  ݃ܭ	618.48

b.4) Viga ubicada en eje C tramo 4 ‐ 6. 

 Se determinará de  la misma manera que se ha determinado para el caso anterior  las 

cargas que  llegarán  a  los otros  elementos  secundarios que  conforman  la  estructura, 

analizamos  ahora  la  viga  ubicada  en  el  eje  C  tramos  4  ‐  6.  Se  mencionarán  las 

características  generales  de  los  elementos  y  en  base  a  estos  se  determinarán  con 

fórmulas similares las reacciones en el elemento analizado. 

En éste caso  la pendiente del  techo es de 12% y  la separación entre  los elementos de  la 

estructura es de 1.25 m en la dirección horizontal. 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura A4.19 Distribución de cargas en la viga ubicada en el eje 4 
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Figura A4.20 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos 

secundarios. 

 

Tabla A4.21 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B. 

En la tabla A4.21 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demás cargas 

que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las 

fórmulas con las que se hizo el análisis de la viga del eje C. 

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi + 

PP que  representa  la carga en cada nudo con su peso propio y, R4 y R6 que  representan  las 

reacciones en los apoyos. 

Viga en eje C Carga muerta

Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi + PP M6 R4 R6

D1 49.54 6.00 6.00 0.00 297.24 326.96 0

D2 49.54 6.00 6.00 1.25 297.24 326.96 408.7

D3 49.54 6.00 6.00 2.50 297.24 326.96 817.4

D4 49.54 6.00 6.00 3.75 297.24 326.96 1226.1

D5 49.54 6.00 6.00 5.00 297.24 326.96 1634.8

D6 49.54 6.00 6.00 6.25 297.24 326.96 2043.5

D7 49.54 6.00 6.00 7.50 297.24 326.96 2452.2

D8 49.54 6.00 5.00 8.75 272.47 299.72 2622.55

D9 49.54 6.00 4.00 10.00 247.70 272.47 2724.7

D10 49.54 6.00 3.00 11.25 222.93 245.22 2758.725

D11 49.54 6.00 2.00 12.50 198.16 217.98 2724.75

D12 49.54 6.00 1.00 13.75 173.39 190.73 2622.5375

R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0 0

Σ 22035.9625 1469.06 2045.78
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ܴ଺஽ ൌ  ݃ܭ	2,045.78

ܴସ஽ ൌ  ݃ܭ	1,469.06

Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.22 Condición de las cargas vivas sobre la viga en el eje C 

 

Tabla A4.23 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B. 

En la tabla A4.23 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma 

abierta y también  las resultantes de  las cargas en  los nudos y  las reacciones en  los apoyos, se 

mencionan las resultantes de los apoyos a continuación: 

Viga en eje C Carga viva

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6 R4 R6

L1 20.20 6.00 6.00 0.00 121.20 0.00

L2 20.20 6.00 6.00 1.25 121.20 151.50

L3 20.20 6.00 6.00 2.50 121.20 303.00

L4 20.20 6.00 6.00 3.75 121.20 454.50

L5 20.20 6.00 6.00 5.00 121.20 606.00

L6 20.20 6.00 6.00 6.25 121.20 757.50

L7 20.20 6.00 6.00 7.50 121.20 909.00

L8 20.20 6.00 5.00 8.75 111.10 972.13

L9 20.20 6.00 4.00 10.00 101.00 1010.00

L10 20.20 6.00 3.00 11.25 90.90 1022.63

L11 20.20 6.00 2.00 12.50 80.80 1010.00

L12 20.20 6.00 1.00 13.75 70.70 972.13

R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00

Σ 8168.375 544.56 758.34
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ܴ଺௅ ൌ  ݃ܭ	758.34

ܴସ௅ ൌ  ݃ܭ	544.56

Cargas accidentales: Carga de viento (W) 

 

Figura A4.24 Condición de las cargas de viento sobre la viga en el eje C 

 

Tabla A4.25 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas de viento) en la viga en eje C. 

 

Viga en eje C Carga de viento

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6

W1 ‐25.57 6.00 6.00 0.00 ‐153.42 0.00

W2 ‐25.57 6.00 6.00 1.26 ‐153.42 ‐193.3092

W3 ‐25.57 6.00 6.00 2.52 ‐153.42 ‐386.6184

W4 ‐25.57 6.00 6.00 3.77 ‐153.42 ‐578.3934

W5 ‐25.57 6.00 6.00 5.04 ‐153.42 ‐773.2368

W6 ‐25.57 6.00 6.00 6.25 ‐153.42 ‐958.875

W7 ‐25.57 6.00 6.00 7.06 ‐153.42 ‐1083.1452

W8 ‐25.57 6.00 5.00 8.79 ‐140.64 ‐1236.2256

W9 ‐25.57 6.00 4.00 10.10 ‐127.85 ‐1291.285 Pendiente 12% ΣQi x Senθ

W10 ‐25.57 6.00 3.00 11.36 ‐115.07 ‐1307.1952 θ 6.84 ‐196.42

W11 ‐25.57 6.00 2.00 12.62 ‐102.28 ‐1290.7736 rad 0.11938042

W12 ‐25.57 6.00 1.00 13.88 ‐89.50 ‐1242.26

R4 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00 R4 R6y R6x

Σ ‐1649.28 ‐10341.3174 ‐689.42 ‐959.86 ‐196.42
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En  la  tabla A4.25  se detalla el  cálculo de  las  fuerzas externas en  todos  los nudos de  la  viga 

ubicada en los ejes C, debidos a viento, de igual manera que en los anteriores cálculos, la tabla 

de ayuda en una hoja de cálculo, realiza las operaciones en base a las fórmulas con las que se 

analizó el primer elemento. 

ܴସௐ ൌ െ689.42	݃ܭ 

ܴ଺ௐ ൌ ටܴ଺ௐ௫
ଶ ൅ ܴ଺ௐ௬

ଶ 

ܴ଺ௐ ൌ ඥሺെ196.42ሻଶ ൅ ሺെ959.86ሻଶ 

	ܴ଺ௐ ൌ  ݃ܭ	978.96

Cargas accidentales: Carga sísmica (E) 

 

Fig. A4.26 Condición de las cargas sísmicas sobre la viga en el eje C 
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Tabla A4.27 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas sísmicas) en la viga. 

Las reacciones en los apoyos según se muestran en la Tabla A4.27 son: 

ܴସா ൌ  ݃ܭ	63.46

ܴ଺ா ൌ ටܴ଺ா௫
ଶ ൅ ܴ଺ா௬

ଶ 

ܴ଺ா ൌ ඥሺ63.46ሻଶ ൅ ሺ1265.37ሻଶ 

	ܴ଺஺ ൌ  ݃ܭ	1,266.96

b.5) Viga ubicada en eje inclinado tramo C – C’. 

 Se determinará de  la misma manera que se ha determinado para el caso anterior  las 

cargas que  llegarán  a  los otros  elementos  secundarios que  conforman  la  estructura, 

analizamos  ahora  la  viga  ubicada  en  el  eje  C  tramos  4  ‐  6.  Se  mencionarán  las 

características  generales  de  los  elementos  y  en  base  a  estos  se  determinarán  con 

fórmulas similares las reacciones en el elemento analizado. 

En éste caso  la pendiente del  techo es de 12% y  la separación entre  los elementos de  la 

estructura es de 1.35 m en la dirección paralela a la viga. 

 

Viga en eje C Carga de sismo

# Carga

Carga 

muerta

Distancia 

vertical

Distancia 

horizontal Factor Ei M6 R4 R6y R6x

E1 326.96 0.00 0.00 0.36 117.71 0

E2 326.96 0.15 1.25 0.36 117.71 17.6565

E3 326.96 0.30 2.50 0.36 117.71 35.313

E4 326.96 0.45 3.75 0.36 117.71 52.9695

E5 326.96 0.60 5.00 0.36 117.71 70.626

E6 326.96 0.75 6.25 0.36 117.71 88.2825

E7 326.96 0.90 7.50 0.36 117.71 105.939

E8 299.72 1.05 8.75 0.36 107.90 113.295

E9 272.47 1.20 10.00 0.36 98.09 117.708

E10 245.22 1.35 11.25 0.36 88.28 119.178

E11 217.98 1.50 12.50 0.36 78.47 117.705

E12 190.73 1.65 13.75 0.36 68.66 113.289

R4 1.80 15.00 1265.37 951.9615 63.46 63.46 1265.37
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura A4.28 Distribución de cargas en la viga ubicada en el eje inclinado 

 

Figura A4.29 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos 

secundarios. 
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Tabla A4.30 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje 

Inclinado. 

En la tabla A4.30 mostrada, se evalúan las acciones externas en la viga de alma abierta ubicada 

en posición diagonal, la cual recibe las cargas que provienen de las cubiertas de 12% y de 30% 

de  inclinación,  tal  como  se  muestra  las  dos  cargas  son  necesarias  para  determinar  las 

reacciones en los apoyos y las reacciones en cada nudo. 

De la tabla anterior obtenemos los siguientes datos. 

ܴ஼஽ ൌ  ݃ܭ	218.60

ܴ஼ᇱ஽ ൌ  ݃ܭ	154.45

Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.31 Condición de las cargas vivas sobre la viga en el eje C 

Viga en eje Inclinado Carga muerta

Codigo q1 (12%) L1 q2 (30%) L2 Dist. a eje 2 Qi Qi + PP Ma Rc Rc'

D1 49.54 0.50 40.89 0.00 1.35 12.39 13.63 18.4005

D2 49.54 1.00 40.89 2.50 2.70 75.88 83.47 225.369

D3 49.54 1.50 40.89 0.00 4.05 37.16 40.88 165.564

D4 49.54 2.00 40.89 5.00 5.40 151.77 166.95 901.53

D5 49.54 2.50 40.89 0.00 6.75 61.93 68.12 459.81

Rc 8.10 0.00 0 0

Σ 1770.6735 218.6 154.45
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Tabla A4.32 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje inclinado. 

En la tabla A4.32 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma 

abierta, estas al  igual que en el caso de cargas muertas se  transmiten a  través de elementos 

secundarios que reciben las cargas de dos pendientes diferentes, a continuación las resultantes 

en los apoyos: 

ܴ௖௅ ൌ  ݃ܭ	101.08

ܴ௖ᇲ௅ ൌ  ݃ܭ	71.42

Estas cargas son transmitidas a una viga auxiliar que a su vez transmite las cargas que recibe a 

través de sus apoyos a las vigas ubicadas en los ejes C y D tramo 2 – 4. 

b.6) Viga auxiliar ubicada entre tramo 2 – 4. 

 En esta viga particularmente, solo se tiene las reacciones provenientes de la viga en el 

eje  inclinado, debido a que tanto  la viga y  las cargas son simétricas,  las reacciones en 

los apoyos que se generan por equilibrio es  la mitad de  la carga total que  llega a ese 

apoyo,  y  considerando  que  las  dos  vigas  inclinadas  le  generan  la misma  carga,  lo 

podemos esquematizar como se muestra en la figura A4.33 

 

 

 

 

 

 

Viga en eje Inclinado Carga viva

# Carga q1 (12%) L1 q2 (30%) L2 Dist. a eje 2 Qi Ma RC Rc'

L1 25.20 0.50 20.80 0.00 1.35 6.30 8.51

L2 25.20 1.00 20.80 2.50 2.70 38.60 104.22

L3 25.20 1.50 20.80 0.00 4.05 18.90 76.55

L4 25.20 2.00 20.80 5.00 5.40 77.20 416.88

L5 25.20 2.50 20.80 0.00 6.75 31.50 212.63

RC 8.10 0.00 0.00

Σ 818.775 101.08 71.42
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Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Fig. A4.33 Condición de las cargas muertas sobre la viga en el eje auxiliar 

ܦ ൌ 2ܴ௖ᇱ஽ ൌ 2ሺ154.45ሻ ൌ  ݃ܭ	308.90

Por equilibrio de fuerzas en el sistema mostrado en la figura 4.48, las reacciones en los apoyos 

son simétricas e iguales entre sí, de tal manera que: 

ܴ௖஽ ൌ ܴௗ஽ ൌ ܦ 2⁄ ൌ 308.90 2⁄ ൌ  ݃ܭ	154.45

De  igual manera se procede para  la carga viva, esta viga será evaluada solamente para cargas 

de servicio. 
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Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.34 Condición de las cargas muertas sobre la viga en el eje auxiliar 

En la figura A4.34 se esquematiza la carga viva sobre la viga auxiliar, de igual manera, se 

determina la simetría geométrica y de la carga, para determinar las reacciones en los apoyos: 

ܮ ൌ 2ܴ௖ᇱ௅ ൌ 2ሺ71.42ሻ ൌ  ݃ܭ	142.84

Por equilibrio de fuerzas en el sistema mostrado, las reacciones en los apoyos son simétricas e 

iguales entre sí, de tal manera que: 

ܴ௖௅ ൌ ܴௗ௅ ൌ ܮ 2⁄ ൌ 142.84 2⁄ ൌ  ݃ܭ	71.42

Una vez obtenidas estas cargas podemos modelar las cargas en los ejes C y D tramo 2 – 4, se 

muestra a continuación el análisis de dichos elementos. 

b.7) Viga Tipo VM‐2 (en eje C tramo 2 ‐ 4) 

 Se determina de  la misma manera que  se ha determinado para  casos  anteriores  las 

cargas que  llegarán  a  los otros  elementos  secundarios que  conforman  la  estructura, 

analizamos  ahora  la  viga  ubicada  en  el  eje  C  tramos  2  ‐  4.  Se  mencionarán  las 

características  generales  de  los  elementos  y  en  base  a  estos  se  determinarán  con 

fórmulas similares las reacciones en el elemento analizado. 
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En éste caso  la pendiente del  techo es de 12% y  la separación entre  los elementos de  la 

estructura es de 1.25 m en la dirección horizontal, además la carga en nudo 7, tendrá una 

componente adicional debido a la carga que le genera la viga auxiliar, como se mostrara en 

la tabla A4.37, en el análisis del elemento. Además en éste viga es donde se genera el claro 

en el techo, por lo tanto, hay un tramo de viga que no es soporta cargas debidas al techo, 

por estar estas inexistentes. 

Cargas gravitacionales: Carga muerta (D) 

 

Figura A4.35 Distribución de cargas en la viga ubicada en el eje C 
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Figura A4.36 Viga de alma abierta con cargas muertas provenientes de elementos 

secundarios. 

 

Tabla A4.37 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas muertas) en la viga del eje B. 

En la tabla A4.37 mostrada, es posible evaluar las reacciones en los apoyos y los demás cargas 

que llegan a la viga de alma abierta, los datos que se muestran han sido evaluados en base a las 

fórmulas con las que se hizo el análisis de la viga del eje C. 

De la tabla la cargas que representan las cargas de servicio que llegan a la estructura son Qi + 

PP que  representa  la carga en cada nudo con su peso propio y, R2 y R4 que  representan  las 

reacciones en los apoyos. 

Viga en eje C2 Carga muerta

Codigo q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi Qi + PP M6 R4 R2

D1 49.54 6.00 0.00 0.00 148.62 163.48 0

D2 49.54 6.00 0.50 1.25 161.01 177.11 221.3875

D3 49.54 6.00 1.00 2.50 173.39 190.73 476.825

D4 49.54 6.00 1.50 3.75 185.78 204.36 766.35

D5 49.54 6.00 2.00 5.00 198.16 217.98 1089.9

D6 49.54 6.00 2.50 6.25 210.55 231.61 1447.5625

D7 49.54 6.00 3.00 7.50 377.38 415.12 3113.4

D8 49.54 5.00 0.00 8.75 123.85 136.24 1192.1

D9 49.54 4.00 0.00 10.00 99.08 108.99 1089.9

D10 49.54 3.00 0.00 11.25 74.31 81.74 919.575

D11 49.54 2.00 0.00 12.50 49.54 54.49 681.125

D12 49.54 1.00 0.00 13.75 24.77 27.25 374.6875

R2 0.00 0.00 15.00 0.00 0 0

Σ 11372.8125 758.19 1250.91
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ܴଶ஽ ൌ  ݃ܭ	1250.91

ܴସ஽ ൌ  ݃ܭ	758.19

Cargas gravitacionales: Carga viva (L) 

 

Fig. A4.38 Condición de las cargas vivas sobre la viga en el eje C 

 

 

Tabla A4.39 Resumen de cálculo de fuerzas externas (cargas vivas) en la viga en eje B. 

Viga en eje C2 Carga viva

# Carga q L1 L2 Dist. a eje 6 Qi M6 R4 R2

L1 20.20 6.00 0.00 0.00 60.60 0.00

L2 20.20 6.00 0.50 1.25 65.65 82.06

L3 20.20 6.00 1.00 2.50 70.70 176.75

L4 20.20 6.00 1.50 3.75 75.75 284.06

L5 20.20 6.00 2.00 5.00 80.80 404.00

L6 20.20 6.00 2.50 6.25 85.85 536.56

L7 20.20 6.00 3.00 7.50 162.32 1217.40

L8 20.20 5.00 0.00 8.75 50.50 441.88

L9 20.20 4.00 0.00 10.00 40.40 404.00

L10 20.20 3.00 0.00 11.25 30.30 340.88

L11 20.20 2.00 0.00 12.50 20.20 252.50

L12 20.20 1.00 0.00 13.75 10.10 138.88

R2 0.00 0.00 15.00 0.00 0.00

Σ 4278.9625 285.26 467.91
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En la tabla A4.39 se resumen las condiciones de carga que le son transmitidas a la viga de alma 

abierta y también  las resultantes de  las cargas en  los nudos y  las reacciones en  los apoyos, se 

mencionan las resultantes de los apoyos a continuación: 

ܴସ௅ ൌ  ݃ܭ	467.91

ܴଶ௅ ൌ  ݃ܭ	285.26

Al evaluar estas dos condiciones de carga en  la viga, se observa que son mucho menores que 

las  obtenidas  en  el  eje  C  tramo  4  –  6,  por  lo  tanto,  para  considerar  las  condiciones mas 

desfavorables, se utilizará como cargas de diseño, las obtenidas anteriormente en el tramo 4 – 

6, y también para el consecuente análisis de los siguientes elementos (Armaduras). 
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ANEXO 4.3 MEMORIA DE CALCULO DE DISEÑO DE LARGUEROS.
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ANEXO 4.4 MEMORIA DE CALCULO DE DISEÑO DE VIGAS DE ALMA 
ABIERTA. 

 

Muerta (D) 4929.33 ‐243.51 1623.41

Viva (L) 2279.46 ‐112.59 750.71

Viento (W) ‐2913.14 ‐99.91 ‐961.72

Sismo (E)  226.20 999.16 87.69

Claro (L) 12.00 m 472.44 pulg

Peralte preliminar (d) 0.47 m 18.5 pulg

Longitud L1 0.543 m 21.37 pulg

Longitud L2 1.01 m 39.76 pulg

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 6901.06 kg.m

1.2D +0.5L 7054.93 kg.m

1.2D+1.6L+0.8W 7231.82 kg.m

1.2D+1.6W+0.5L 2393.90 kg.m

1.2D+1.4E 6231.88 kg.m

1.2D‐1.4E 5598.52 kg.m

0.9D+1.6W ‐224.63 kg.m

0.9D‐1.6W 9097.42 kg.m

0.9D+1.4E 4753.08 kg.m

0.9D‐1.4E 4119.72 kg.m

Momento ultimo (Mu) 9097.42 kg.m

Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19356.21 kg

42.67 kips

Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi

Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi

Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

Fluencia en el area total Factor de reduccion (φ) 0.85

Factor de reduccion (φ) 0.90

Ag1 1.317 pulg2 Seccion propuesta

Ruptura en el area neta Area requerida 1.975 pulg2

Factor de reduccion (φ) 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"

Factor de conexión efectiva (U) 0.90 Ag 2.300 pulg2

Ag2 1.149 pulg2 rx 0.626 pulg

ry 0.965 pulg

Rige: Fluencia en el area total

Areq: 1.317 pulg2 Pandeo Local (L1)

Parametro de esbeltez (λ) 0.383 < 1.50

Seccion propuesta Cumple!!! Esfuerzo critico (Fcr) 33.86 ksi

2L 1 1/2"x1 1/2"x1/4" Ag= 1.376 pulg2 Resistencia (Cd) 66.2 kips

Diseño 66.20 > 42.67 Cumple!!!

Revision de la esbeltez

Longitud no arriostrada 21.37 pulg Pandeo Total (L2)

Radio de giro menor 0.134 pulg Parametro de esbeltez (λ) 0.46 < 1.50

Esbeltez limite 0.071 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 32.92 ksi

Revision Cumple!!! Resistencia (Cd) 64.36 kips

Diseño 64.36 > 42.67 Cumple!!!

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 2272.77 kg.m

1.2D +0.5L 2323.45 kg.m Datos de entrada

1.2D+1.6L+0.8W 2379.85 kg.m Compresion de diseño 7.639 kips

1.2D+1.6W+0.5L 784.7 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi

1.2D+1.4E 2070.86 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi

1.2D‐1.4E 1825.33 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

0.9D+1.6W ‐77.68 kg.m Factor de reduccion (φ) 0.85

0.9D‐1.6W 2999.82 kg.m

0.9D+1.4E 1583.84 kg.m Seccion propuesta

0.9D‐1.4E 1338.30 kg.m Area requerida 0.318 pulg2

Cortante ultimo (Vu) 2999.82 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg

6.613 kips Ag 0.601 pulg2

rx 0.2188 pulg

Pandeo Local

Parametro de esbeltez (λ) 1.15 < 1.50

Esfuerzo critico (Fcr) 23.00 ksi

Resistencia (Cd) 11.75 kips

Diseño 11.75 > 7.64 Cumple!!!

CELOSIA LATERAL (COMPRESION)

VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM ‐ 3

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS

Accion o evento 

externo

Momento 

flector (kg.m)

Fuerza 

Normal (kg)

Fuerza 

Cortante (kg)

GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER

DISEÑO POR FLEXIÓN

CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)

DISEÑO POR CORTANTE
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Muerta (D) 6766.16 ‐204.81 1706.57

Viva (L) 2508.13 ‐75.91 632.62

Viento (W) ‐3161.20 ‐82.14 ‐811.35

Sismo (E)  292.27 1147.03 73.71

Claro (L) 15.00 m 590.55 pulg

Peralte preliminar (d) 0.57 m 22.44 pulg

Longitud L1 0.658 m 25.91 pulg

Longitud L2 1.26 m 49.61 pulg

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 9472.62 kg.m

1.2D +0.5L 9373.46 kg.m

1.2D+1.6L+0.8W 9603.44 kg.m

1.2D+1.6W+0.5L 4315.54 kg.m

1.2D+1.4E 8528.57 kg.m

1.2D‐1.4E 7710.21 kg.m

0.9D+1.6W 1031.62 kg.m

0.9D‐1.6W 11147.46 kg.m

0.9D+1.4E 6498.72 kg.m

0.9D‐1.4E 5680.37 kg.m

Momento ultimo (Mu) 11147.46 kg.m

Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19556.95 kg

43.12 kips

Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi

Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi

Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

Fluencia en el area total Factor de reduccion (φ) 0.85

Factor de reduccion (φ) 0.90

Ag1 1.331 pulg2 Seccion propuesta

Ruptura en el area neta Area requerida 1.996 pulg2

Factor de reduccion (φ) 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"

Factor de conexión efectiva (U) 0.90 Ag 2.300 pulg2

Ag2 1.161 pulg2 rx 0.626 pulg

ry 0.965 pulg

Rige: Fluencia en el area total

Areq: 1.331 pulg2 Pandeo Local (L1)

Parametro de esbeltez (λ) 0.464 < 1.50

Seccion propuesta Cumple!!! Esfuerzo critico (Fcr) 32.90 ksi

2L 2"x2"x3/16" Ag= 1.43 pulg2 Resistencia (Cd) 64.32 kips

Diseño 64.32 > 43.12 Cumple!!!

Revision de la esbeltez

Longitud no arriostrada 25.91 pulg Pandeo Total (L2)

Radio de giro menor 0.617 pulg Parametro de esbeltez (λ) 0.58 < 1.50

Esbeltez limite 0.086 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 31.32 ksi

Revision Cumple!!! Resistencia (Cd) 61.23 kips

Diseño 61.23 > 43.12 Cumple!!!

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 2389.20 kg.m

1.2D +0.5L 2364.19 kg.m Datos de entrada

1.2D+1.6L+0.8W 2411 kg.m Compresion de diseño 7.214 kips

1.2D+1.6W+0.5L 1066.03 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi

1.2D+1.4E 2151.08 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi

1.2D‐1.4E 1944.69 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

0.9D+1.6W 237.75 kg.m Factor de reduccion (φ) 0.85

0.9D‐1.6W 2834.07 kg.m

0.9D+1.4E 1639.11 kg.m Seccion propuesta

0.9D‐1.4E 1432.72 kg.m Area requerida 0.301 pulg2

Cortante ultimo (Vu) 2834.07 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg

6.248 kips Ag 0.601 pulg2

rx 0.2188 pulg

Pandeo Local

Parametro de esbeltez (λ) 1.40 < 1.50

Esfuerzo critico (Fcr) 17.61 ksi

Resistencia (Cd) 9 kips

Diseño 9.00 > 7.21 Cumple!!!

CELOSIA LATERAL (COMPRESION)

VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM ‐ 2

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS

Accion o evento 

externo

Momento 

flector (kg.m)

Fuerza 

Normal (kg)

Fuerza 

Cortante (kg)

GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER

DISEÑO POR FLEXIÓN

CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)

DISEÑO POR CORTANTE
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Muerta (D) 4929.33 ‐243.51 1623.41

Viva (L) 2279.46 ‐112.59 750.71

Viento (W) ‐2913.14 ‐99.91 ‐961.72

Sismo (E)  226.20 999.16 87.69

Claro (L) 12.00 m 472.44 pulg

Peralte preliminar (d) 0.47 m 18.5 pulg

Longitud L1 0.543 m 21.37 pulg

Longitud L2 1.01 m 39.76 pulg

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 6901.06 kg.m

1.2D +0.5L 7054.93 kg.m

1.2D+1.6L+0.8W 7231.82 kg.m

1.2D+1.6W+0.5L 2393.90 kg.m

1.2D+1.4E 6231.88 kg.m

1.2D‐1.4E 5598.52 kg.m

0.9D+1.6W ‐224.63 kg.m

0.9D‐1.6W 9097.42 kg.m

0.9D+1.4E 4753.08 kg.m

0.9D‐1.4E 4119.72 kg.m

Momento ultimo (Mu) 9097.42 kg.m

Fuerzas axiales (Tu, Cu) 19356.21 kg

42.67 kips

Resistencia ultima (fu) 55 ksi Resistencia ultima (fu) 55 ksi

Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi Resistencia a fluencia (fy) 36 ksi

Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

Fluencia en el area total Factor de reduccion (φ) 0.85

Factor de reduccion (φ) 0.90

Ag1 1.317 pulg2 Seccion propuesta

Ruptura en el area neta Area requerida 1.975 pulg2

Factor de reduccion (φ) 0.75 Seccion propuesta 2L 2"x2"x5/16"

Factor de conexión efectiva (U) 0.90 Ag 2.300 pulg2

Ag2 1.149 pulg2 rx 0.626 pulg

ry 0.965 pulg

Rige: Fluencia en el area total

Areq: 1.317 pulg2 Pandeo Local (L1)

Parametro de esbeltez (λ) 0.383 < 1.50

Seccion propuesta Cumple!!! Esfuerzo critico (Fcr) 33.86 ksi

2L 1 1/2"x1 1/2"x1/4" Ag= 1.376 pulg2 Resistencia (Cd) 66.2 kips

Diseño 66.20 > 42.67 Cumple!!!

Revision de la esbeltez

Longitud no arriostrada 21.37 pulg Pandeo Total (L2)

Radio de giro menor 0.134 pulg Parametro de esbeltez (λ) 0.46 < 1.50

Esbeltez limite 0.071 pulg Esfuerzo critico (Fcr) 32.92 ksi

Revision Cumple!!! Resistencia (Cd) 64.36 kips

Diseño 64.36 > 42.67 Cumple!!!

COMBINACIONES DE CARGA

1.4D 2272.77 kg.m

1.2D +0.5L 2323.45 kg.m Datos de entrada

1.2D+1.6L+0.8W 2379.85 kg.m Compresion de diseño 7.639 kips

1.2D+1.6W+0.5L 784.7 kg.m Resistencia ultima (fu) 60 ksi

1.2D+1.4E 2070.86 kg.m Resistencia a fluencia (fy) 40 ksi

1.2D‐1.4E 1825.33 kg.m Modulo de elasticidad (E) 29000 ksi

0.9D+1.6W ‐77.68 kg.m Factor de reduccion (φ) 0.85

0.9D‐1.6W 2999.82 kg.m

0.9D+1.4E 1583.84 kg.m Seccion propuesta

0.9D‐1.4E 1338.30 kg.m Area requerida 0.318 pulg2

Cortante ultimo (Vu) 2999.82 kg.m Seccion de varilla diametro 0.875 pulg

6.613 kips Ag 0.601 pulg2

rx 0.2188 pulg

Pandeo Local

Parametro de esbeltez (λ) 1.15 < 1.50

Esfuerzo critico (Fcr) 23.00 ksi

Resistencia (Cd) 11.75 kips

Diseño 11.75 > 7.64 Cumple!!!

CELOSIA LATERAL (COMPRESION)

VIGA DE ALMA ABIERTA TIPO VM ‐ 3

RESUMEN DE ACCIONES INTERNAS

Accion o evento 

externo

Momento 

flector (kg.m)

Fuerza 

Normal (kg)

Fuerza 

Cortante (kg)

GEOMETRIA DE LA VIGA MACOMBER

DISEÑO POR FLEXIÓN

CUERDA INFERIOR (TENSION) CUERDA SUPERIOR (COMPRESION)

DISEÑO POR CORTANTE
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ANEXO 4.5 TABLAS DE PROPIEDADES DE LOS PERFILES DE VIGAS DE 
ALMA ABIERTA INGRESADOS AL SOFTWARE DE DISEÑO SAP2000. 

 

TABLA DE PROPIEDADES DE PERFILES DE VIGAS DE ALMA ABIERTA
Peralte de la seccion 25 cm

Centroide Área  Inercia 

(pulg) (pulg2) (pulg4)

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda sup 0.421 0.718 0.156

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156

L 1 1/2 x 1 1/2 x 5/32 Cueda sup 0.433 0.888 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda sup 0.444 1.054 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156

L 1 1/2 x 1 1/2 x 5/32 Cueda sup 0.433 0.888 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 5/32 Cueda sup 0.433 0.888 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 5/32 Cueda inf 0.433 0.888 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda sup 0.444 1.054 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda sup 0.466 1.376 0.278

L 1 1/2 x 1 1/2 x 5/32 Cueda inf 0.433 0.888 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda sup 0.466 1.376 0.278

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda sup 0.466 1.376 0.278

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda sup 0.466 1.376 0.278

L 2 X 2 x 1/8 Cuerda sup 0.546 0.960 0.380

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/8 Cueda inf 0.421 0.718 0.156

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda inf 0.466 1.376 0.278

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 1 1/2 x 1 1/2 x 3/16 Cueda inf 0.444 1.054 0.220

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 1 1/2 x 1 1/2 x 1/4 Cueda inf 0.466 1.376 0.278

L 2 X 2 x 1/8 Cuerda sup 0.546 0.960 0.380

L 1 3/4 x 1 3/4 x 1/8 Cueda inf 0.484 0.844 0.252

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 1 3/4 x 1 3/4 x 1/8 Cueda inf 0.484 0.844 0.252

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 1 3/4 x 1 3/4 x 3/16 Cueda inf 0.506 1.242 0.358

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 1 3/4 x 1 3/4 x 3/16 Cueda inf 0.506 1.242 0.358

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 1 3/4 x 1 3/4 x 1/4 Cueda inf 0.529 1.626 0.454

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 1 3/4 x 1 3/4 x 3/16 Cueda inf 0.506 1.242 0.358

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 1 3/4 x 1 3/4 x 1/4 Cueda inf 0.529 1.626 0.454

L 2 X 2 x 1/8 Cuerda sup 0.546 0.960 0.380

L 2 X 2 x 1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0.380

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 2 X 2 x 1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0.380

L 2 X 2 x 3/16 Cuerda sup 0.569 1.430 0.545

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 X 2 x 1/4 Cuerda sup 0.592 1.880 0.695

L 2 X 2 x 1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 2 X 2 x 1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695

L 2 X 2 x 5/16 Cuerda sup 0.614 2.300 0.832

L 2 X 2 x 5/16 Cueda inf 0.614 2.300 0.832

L 2 1/2 X 2 1/2 x 3/16 Cuerda sup 0.694 1.800 1.090

L 2 X 2 x 1/8 Cueda inf 0.546 0.960 0.380

L 2 1/2 X 2 1/2 x 3/16 Cuerda sup 0.694 1.800 1.090

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 1/2 X 2 1/2 x 1/4 Cuerda sup 0.717 2.380 1.410

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 1/2 X 2 1/2 x 1/4 Cuerda sup 0.717 2.380 1.410

L 2 X 2 x 1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695

L 2 1/2 X 2 1/2 x 5/16 Cuerda sup 0.740 2.930 1.700

L 2 X 2 x 3/16 Cueda inf 0.569 1.430 0.545

L 2 1/2 X 2 1/2 x 5/16 Cuerda sup 0.740 2.930 1.700

L 2 X 2 x 1/4 Cueda inf 0.592 1.880 0.695

L 2 1/2 X 2 1/2 x 5/16 Cuerda sup 0.740 2.930 1.700

L 2 X 2 x 5/16 Cueda inf 0.614 2.300 0.832
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Celosia
Resistencia a 

Cortante (kN)

1Ø1/2

1Ø1/2

1Ø1/2

1Ø1/2

1Ø1/2

1Ø1/2

1Ø1/2

67.05

81.82

34.10

50.66

50.53

66.25

50.39

66.07

80.62

58.56

44.74

58.41

34.69

34.60

51.40

51.27

67.22

51.14

38.43

38.33

49.92

38.23

49.79

30.71

30.63

44.97

44.85

26.62

39.02

32.92

38.97

32.80

38.88

50.63

26.32

26.25

Sistema Ingles

Denominación Configuración
Area total 

(cm2)

Centroide 

(cm)

Momento Resistente 

(kN.m)

26.69

26.65

VM25‐12 16.03 14.04 2000.79

VM25‐13 18.93 15.46 2218.21

Inercia de la 

sección

VM25‐10 10.83 13.97 1369.18

VM25‐11 13.86 16.04 1588.35

VM25‐1 9.26 12.50 1223.49

VM25‐4 12.53 11.54

VM25‐16 23.72 15.11 2797.66

VM25‐17 11.64 13.14 1478.12

VM25‐14 21.01 14.07 2592.39

VM25‐15 21.64 16.43 2365.33

VM25‐20 20.14 14.66 2424.25

VM25‐21 22.62 13.22 2808.31

VM25‐18 14.67 15.27 1739.86

VM25‐19 17.24 13.20 2164.3

VM25‐24 12.39 12.50 1561.47

VM25‐25 15.42 14.65 1859.57

VM25‐22 22.85 15.67 2603.52

VM25‐23 25.33 14.29 3054.23

VM25‐28 24.26 12.50 2991.11

VM25‐29 24.06 15.01 2809.5

VM25‐26 18.45 12.50 2300.29

VM25‐27 21.35 13.97 2599.57

17.81 15.64 1989.69

20.84 13.59 2509.61

VM25‐30 26.97 13.57 3275.16

29.68 12.50 3621.44VM25‐31

VM25‐32

VM25‐37

VM25‐38

VM25‐36

VM25‐34

VM25‐35

33.74 13.64 3969.88

VM25‐33

28.13 16.01 3006.23

31.03 14.67 3552.14

24.58 15.02 2803.56

27.48 13.61 3271.2

1630.78

VM25‐5 11.46 12.50 1507.45

VM25‐2 10.36 13.69 1350.72

VM25‐3 11.43 14.63 1448.33

VM25‐8 15.68 13.98 2002.87

VM25‐9 17.75 12.50 2296.82

VM25‐6 13.60 12.50 1777.17

VM25‐7 14.61 14.91 1817.56
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ANEXO 4.6 TABLAS DE PROPIEDADES DE LOS LARGUERO TIPO POLIN 
ESPACIAL  INGRESADOS AL SOFTWARE DE DISEÑO SAP2000. 
 

   

Materiales: 

Cuerdas y Celosia: Barras corrugadas de acero ASTM A615 Grado 40

Peralte (d) Altura (h) Inercia Momento Resistente Cortante Resistente Denominación

(cm) (cm) (cm4) (KN.m) (KN)

Cuerda superior 2Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S1C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S1C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S2C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S2C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S3C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S3C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S4C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S4C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S5C1/4

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S5C3/8

Cuerda superior 2Ø7/8" 0.875 Celosia 1Ø1/4 0.250 2.09 P20S6C1/4

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø3/8 0.375 9.35 P20S6C3/8

Cuerda superior 2Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S1C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S1C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S2C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S2C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S3C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S3C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S4C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S4C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S5C1/4

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S5C3/8

Cuerda superior 2Ø7/8" 0.875 Celosia 1Ø1/4 0.250 1.34 P25S6C1/4

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø3/8 0.375 6.69 P25S6C3/8

Cuerda superior 2Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.93 P30S1C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S1C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.93 P30S2C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S2C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.93 P30S3C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S3C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S4C3/8

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/2 0.500 14.15 P30S4C1/2

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S5C3/8

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/2 0.500 14.15 P30S5C1/2

Cuerda superior 2Ø7/8" 0.875 Celosia 1Ø3/8 0.375 4.64 P30S6C3/8

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/2 0.500 14.15 P30S6C1/2

Cuerda superior 2Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.68 P35S1C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S1C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.68 P35S2C1/4

Cueda inferior 1Ø3/8" 0.375 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S2C3/8

Cuerda superior 2Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/4 0.250 0.68 P35S3C1/4

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S3C3/8

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S4C3/8

Cueda inferior 1Ø1/2" 0.500 Celosia 1Ø1/2 0.500 10.74 P35S4C1/2

Cuerda superior 2Ø3/4" 0.750 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S5C3/8

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/2 0.500 10.74 P35S5C1/2

Cuerda superior 2Ø7/8" 0.875 Celosia 1Ø3/8 0.375 3.41 P35S6C3/8

Cueda inferior 1Ø5/8" 0.625 Celosia 1Ø1/2 0.500 10.74 P35S6C1/2

NOTA: Los  diametros  de las  barras  util izadas  en las  cuerda superior e inferior no difieren en mas  de dos  diametros  entre si.

35.00

36.11 679.24 6.26

36.91 1932.99 17.47

36.43 1174.20 11.15

36.59 1267.91 11.15

31.43 862.68 9.56

36.75 1800.87 17.47

1323.09 14.97

737.27 6.2636.27

30.00

31.11 499.03 5.37

31.27 541.67 5.37

31.59 931.53 9.56

31.75

31.91 1420.16 14.97

26.59 646.89 7.97

26.75 918.81 12.48

26.27 376.16 4.47

21.91 631.18 9.98

25.00

26.11 346.55 4.47

21.59 414.01 6.37

26.43 599.08 7.97

26.91 986.22 12.48

20.00

21.11 221.79 3.97

21.27

21.75 588.04 9.98

240.74 3.58

21.43 383.41 6.37

CAPACIDAD A FLEXION Y A CORTANTE DE LARGUEROS TIPO POLIN ESPACIAL

Elementos
Seccion 

Elemento
Seccion

pulg pulg
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ANEXO 5.1 MEMORIA DE CÁLCULO DE ELEMENTOS DE LA 

ESTRUCTURA DE TECHOS
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