
Universidad de Costa Rica 

Facultad de Ingeniería 

Escuela de Ingeniería Civil 

 

 

 

 

Determinación de los desplazamientos en marcos 

industriales de acero para verificar la no importancia 

del efecto P-Delta en el análisis y diseño 

 

 

 

 

Informe del trabajo de graduación para obtener el grado de 

Licenciatura en Ingeniería Civil 

 

 

 

Elaborado por: 

Alexander Sánchez Martínez 

 

 

 

 

2009 



i 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dedicatoria 

 

Al Señor mi Dios y a mis padres Mario 

y Damaris. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



ii 

Agradecimientos 

 

Gracias a Dios por todo. A mis padres que me educaron y se esforzaron para darme la 

oportunidad y lo necesario para estudiar Ingeniería. A mis hermanos Oscar Mario y 

Chihang por su compañía y apoyo. A mis abuelos Alejandro y Zoraida por sus consejos 

y ayuda. 

 

Al Ing. Miguel Cruz Azofeifa, por darme la oportunidad de desarrollar este tema con él. 

 

A mis asesores, Ing. Roy Acuña e Ing. Álvaro Poveda por sus recomendaciones. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



iii 

Comité asesor 

Director 

Ing. Miguel Cruz Azofeifa 

 

Asesores 

Ing. Roy Acuña Prado 

Ing. Álvaro Poveda Vargas 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



iv 

Sánchez Martínez, Alexander 

Determinación de los desplazamientos en marcos industriales de acero para 

verificar la no importancia del efecto P-Delta en el análisis y diseño 

Proyecto de Graduación – Ingeniería Civil – San José, Costa Rica. 

A, Sánchez M., 2009. 

73h; 46ils – 6 refs 

Resumen 

En este trabajo se busca demostrar que el límite de desplazamiento inelástico relativo 

del Código Sísmico de Costa Rica 2002, puede aumentarse un 50% en naves 

industriales de acero, sin necesidad de utilizar los métodos de capacidad espectral o el 

método no lineal dinámico de respuesta en el tiempo y sin tener en cuenta el efecto P-∆.  

 

Para ello se realizó el análisis y diseño estructural de diversos tipos de marco, variando 

la ductilidad, la distancia entre marcos, la longitud de la luz y el material de las paredes. 

Se consideraron cargas gravitacionales, de viento y de sismo. Con los resultados 

obtenidos se investigó la magnitud del efecto P-∆ y se determinó la importancia de los 

momentos de segundo orden calculados de manera simplificada. 

 

Se concluye que el diseño de los marcos industriales está gobernado por el 

desplazamiento límite y no por la resistencia; por lo tanto, poseen una capacidad extra 

para soportar las fuerzas internas adicionales procedentes del efecto P-∆. Además el 

incremento de momento debido a este efecto, es pequeño en comparación con el 

momento que produce la combinación de cargas de sismo que rige, por otro lado 

también es pequeño comparado con la capacidad que le sobra a la estructura. Por lo 

tanto se puede ignorar el efecto P-∆ en el análisis y diseño de estructuras de este tipo. 

NAVES INDUSTRIALES, MARCOS, DESPLAZAMIENTOS, P-DELTA. 

 

Ing. Miguel Cruz Azofeifa, Dr. Sc. 
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1 INTRODUCCIÓN 

 

1.1  Generalidades 

 

El uso de los códigos y normas de diseño en el ejercicio de la ingeniería estructural es 

indispensable debido a la variedad de los sistemas estructurales, de los materiales con 

que se construyen y las limitaciones que tiene el ingeniero para realizar las 

suposiciones necesarias para el diseño de las estructuras, de forma que sean seguras, 

económicas y funcionales. En Costa Rica el Código Sísmico ha sido relevante en el 

diseño de las estructuras sismorresistentes debido a la naturaleza geológica que hace 

de este país un lugar susceptible de sismos. 

 

Debido al aumento de la investigación y desarrollo de la tecnología en materiales 

estructurales, se debe actualizar continuamente el Código, de manera que sea útil y 

representativo de las necesidades actuales, reflejando el aumento en el conocimiento 

adquirido.  

 

El Código Sísmico de Costa Rica 2002 (CSCR-2002), en la sección 7.8, estipula los 

límites de desplazamiento permitido para los distintos sistemas estructurales. Sin 

embargo, permite un aumento de un 50% a estos límites, para las edificaciones con 

categoría B, D o E diseñadas con ductilidad local óptima, pero si se realiza el análisis 

estructural con el método de capacidad espectral o el método no lineal dinámico de 

respuesta en el tiempo; tomando en cuenta el efecto P-delta. Estos métodos se 

presentan en la sección 7.7 del Código que, para efectos prácticos, son análisis 

complicados, los cuales retardan el proceso de diseño. Esto no se justifica en 

estructuras pequeñas de un solo piso, como son las estructuras utilizadas como naves 

industriales. 
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Se pretende que un nuevo código realice un cambio a esta regla, permitiendo que para 

el caso de estructuras de un nivel, como es el caso de las naves industriales, se 

desprecie el efecto P-∆ y se realice el análisis por medio del método estático de la 

sección 7.4. No obstante, se debe verificar que al no tomar en cuenta el efecto P-∆, la 

estructura sigue siendo estable y no se incurre en ningún error en perjuicio de la 

seguridad.  Con este proyecto se procura verificar si es posible despreciar el efecto P-∆ 

al realizar el diseño.  

 

Los ingenieros estructurales dedicados al diseño, tienen como objetivo idear estructuras 

que sean económicas, sin dejar de lado la eficiencia en el proceso de diseño, ya que de 

esto depende su utilidad. Por lo tanto, en estructuras pequeñas se busca utilizar el 

método más sencillo. El hecho de despreciar el efecto P-∆ y utilizar el método estático 

para el análisis, le dará al diseñador mayor eficiencia. 

 

Además, al permitirse aumentar los desplazamientos a las estructuras, se obtienen 

estructuras con secciones más pequeñas, lo cual reduce costos en los materiales de la 

edificación; por eso se pretende alcanzar la mayor capacidad de deformación que 

permita el Código. Esto redunda en una ventaja para el país, ya que permitirá construir 

edificios más baratos y aumentar a su vez el atractivo de inversión en infraestructura. 

 

Este proyecto pretende comprobar lo anterior, por medio del análisis estructural de 

varios marcos tipo nave industrial de acero, diseñados con estos límites de 

desplazamiento.  

 

1.2 Objetivo general 

 

Determinar la importancia del momento de segundo orden debido al efecto P-∆ en 

marcos industriales de acero, cuando se permite un desplazamiento 50% mayor que lo 

estipulado por el Código Sísmico de Costa Rica 2002. 
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1.3 Objetivos específicos 

 

1. Diseñar veinticuatro marcos de acero tipo nave industrial, con distinto 

espaciamiento, distinta luz entre columnas, paredes de láminas de acero 

galvanizado, paredes de mampostería y distinta ductilidad, utilizando los 

lineamientos del CSCR-2002. 

2. Determinar los desplazamientos producidos por las cargas de sismo y 

gravitacionales. 

3. Verificar la importancia del efecto P-delta al aumentar el límite de desplazamiento 

en un 50%. 

 

1.4 Alcances y limitaciones 

 

1. Las estructuras se van a diseñar de acero laminado en caliente, utilizando placas 

cortadas y soldadas entre sí de grado 36.  

2. El diseño se realizará para 24 marcos; con paredes de cerramiento liviano de 

acero galvanizado y de mampostería, con separación entre marcos de seis y 

nueve metros; luces de quince, veinte y veinticinco metros de largo; y marcos 

tipo SMF con µ = 6 y tipo OMF con µ = 1,5. Las características de los materiales 

será la misma en todos los casos. 

3. No se diseñan las conexiones. 

4. El análisis de la estructura será en el plano. 

5. Se va a tomar en cuenta el efecto P-∆ en las columnas de forma simplificada 

como el desplazamiento horizontal del nodo de unión viga columna, multiplicado 

por la carga axial en el apoyo. Este desplazamiento horizontal, es la suma del 

desplazamiento por cargas de sismo y el desplazamiento por cargas 

permanentes. La carga axial en el apoyo es el que corresponde al apoyo más 

cargado en compresión utilizando la combinación de cargas de 1,05 CP + CS. 

6. Se considerará una edificación del grupo D de ocupación normal. 
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7. La edificación se diseñará para un sitio de cimentación tipo S3, en una zona 

sísmica IV debido a que es la zona con la que se obtiene el máximo coeficiente 

sísmico. 

8.  Se cumplirá con los requisitos del Código Sísmico de Costa Rica del año 2002 

para el diseño, pero se permitirá aumentar un 50% el desplazamiento inelástico 

relativo límite. 

9. Se considera que los marcos forman parte de un edificio regular en planta y en 

altura. 

10. Se utilizará el método estático del artículo 7.4 del CSCR-2002. 

11. No se realizará el diseño de las cimentaciones. 

12. No se realizarán los planos de construcción para ningún diseño. 

13. Para el análisis estructural se utilizarán programas de cómputo. 

14. Se considera el uso de cerramiento de acero galvanizado y de mampostería, no 

se incluye el uso de paredes compuestas por baldosas, ni otro tipo de material. 
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2 ANÁLISIS ESTRUCTURAL DE LOS MARCOS 

 

2.1 Acero 

 

El acero es un material formado de la mezcla entre el hierro (que es el principal 

componente) el carbón, el manganeso, fósforo y sulfuro. También se conoce como 

acero estructural, ya que el uso más común que se le da a este material es para 

estructuras, de hecho, los otros componentes que se le añaden al hierro son para 

mejorar sus propiedades estructurales. Aproximadamente el 98% del acero está 

compuesto de hierro (cuya nomenclatura química es Fe) [ref. 6].  

 

El carbón le proporciona dureza y resistencia, además rige las características de 

soldabilidad y resistencia al desgarre. El manganeso le brinda mayor ductilidad, también 

aporta resistencia y dureza, pero en menor grado que el carbón, sin embargo, los 

aceros que contienen este elemento son más caros. El fósforo y el sulfuro ayudan a 

aumentar el esfuerzo de cedencia, pero disminuyen la soldabilidad, por eso no es 

recomendable que estos superen el 0,05% dentro de los componentes. [ref. 6] 

 

Para poder hacer uso de las teorías de análisis estructural, se hace imprescindible el 

desarrollo de investigación en las características mecánicas del acero. Por ejemplo una 

de las pruebas de laboratorio más realizadas que han permitido esto es la prueba de 

tracción en una probeta de acero. Por medio de esta se puede obtener la curva de 

esfuerzo-deformación.  

 

En la Figura 2-1 se puede observar un esquema simplificado que muestra la curva 

obtenida en una prueba de laboratorio. La línea AB representa la parte elástica, donde 

si el elemento sufre deformación debido a una fuerza, al retirar esta, el elemento vuelve 

a tomar su posición normal, se considera que la pendiente de esta recta es constate y 

se le denomina módulo de elasticidad, el cual a nivel internacional se ha designado con 
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la letra E. El valor de E es de 2 030 000 kg/cm2 para los aceros de todos los grados. 

Además el punto B es conocido como el punto de cedencia del acero, designado por Fy, 

el cual tiene un valor que depende del grado del acero. En la sección BC, se produce la 

cedencia, donde se produce deformación bajo una fuerza aplicada constante. La curva 

CD es una línea que crece conforme aumenta la deformación, debido al efecto llamado 

endurecimiento por deformación. Por último la sección DE es la región de esfuerzo 

post-último. Al punto D se le llama esfuerzo último, el cual señala el final de la región útil 

de la curva esfuerzo deformación, ya que después de este punto se pierde la capacidad 

del elemento y se produce la falla. Se puede obtener información más detallada al 

respecto en los textos de mecánica de materiales (antes llamado mecánica de sólidos). 

 

Se puede decir que esta curva obtenida con la probeta sometida a tensión, es muy 

parecida a la de una sometida a compresión, con la salvedad de que sólo se puede 

lograr si el espécimen de prueba es lo suficientemente corto como para despreciar el 

efecto del pandeo.  

 

 
Figura 2-1. Esquema característico de la curva de Esfuerzo-Deformación del Acero 

 

Para efectos de diseño, se utiliza una simplificación de la curva esfuerzo-deformación, 

por medio de otro gráfico idealizado como bilineal. Este se muestra en la Figura 2-2. En 

este diagrama solamente se toman en cuenta el esfuerzo de cedencia y el módulo de 

elasticidad. 
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Figura 2-2. Diagrama Bilineal del Acero 

 

En las secciones próximas, se exponen las ventajas y desventajas del acero, las cuales 

resultan principalmente de la comparación entre el concreto reforzado y el acero, debido 

a que en Costa Rica estos son los principales materiales estructurales. 

 

2.1.1 Ventajas del acero 

 

La homogeneidad e isotropía del acero son propiedades características del acero, las 

cuales permiten que el cálculo de las deformaciones en estructuras diseñadas con este 

material sea muy preciso, además facilita muchos otros cálculos que tienen que ver con 

resistencia, lo cual se refleja en el hecho de que las ecuaciones para diseño no son tan 

complicadas como en otros materiales; por ejemplo en concreto reforzado. 

 

Además, es un material que se puede reciclar, lo cual es un gran aporte al medio 

ambiente. Esta ventaja se observa cuando todo el acero se puede volver a utilizar luego 

de haber tenido que demoler edificaciones fabricadas con este material, ya sea por 

haber concluido su vida útil o haber cambiado el uso del terreno. En esto se diferencia 

del concreto reforzado, en donde sólo la fabricación del cemento; que es uno de los 

componentes principales, produce un alto porcentaje del dióxido de carbono (CO2) a 

nivel mundial. Por otro lado el uso de madera como material estructural encierra en sí la 

tala de árboles. 
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La ductilidad del acero, permite que su comportamiento cerca de la falla ante diferentes 

tipos de esfuerzo, sea dúctil. Por ejemplo, la falla en tensión; en compresión; en 

cortante son fallas dúctiles. Esto significa que se produce gran deformación antes de 

producirse la ruptura del material. Este hecho constituye una ventaja, dado que las 

deformaciones de la estructura y sus elementos, son una alarma de aviso que indica 

que la estructura está siendo sobrecargada o siendo utilizada de una forma para la cual 

no se diseñó. Esto en el concreto por ejemplo, no sucede con todos los tipos de 

esfuerzo, dado que por ejemplo una falla por esfuerzo cortante en un elemento, ocurre 

súbitamente, reflejándose en los severos factores de reducción de resistencia para este 

tipo de esfuerzo según el método LRFD (por sus siglas en inglés de load and resistance 

factor design; diseño por factores de carga y resistencia)   

 

Por otro lado, la construcción de una estructura de acero es muy veloz si se compara 

por ejemplo con el concreto. No hay que esperar tiempos de fragua del material, ni hay 

que utilizar formaleta. Para el sector de la industria puede resultar muy importante el 

tiempo con que se levanta una edificación. Por ejemplo para una empresa hotelera, dos 

meses menos de construcción puede significar muchas ganancias al tener las 

habitaciones llenas en ese tiempo. 

 

La eficiencia estructural, es otra ventaja del acero sobre el concreto. Esto significa que 

una estructura que soporta una determinada magnitud de carga, invierte una pequeña 

fracción de su resistencia en soportarse a sí misma. Una ventaja como esta es más 

evidente en el diseño de estructuras tales como edificios de muchos pisos 

especialmente en las columnas del primer piso. 

 

2.1.2 Desventajas del acero 

 

Uno de los problemas del acero, es que su resistencia en compresión se ve disminuida 

por el pandeo, tanto local como global. Esto se debe a que la carga crítica de Euler en 

un elemento a compresión no depende de la resistencia del material, sino de la 
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geometría de la sección transversal, y como producto de la alta resistencia del acero, 

las secciones son pequeñas. En comparación con el concreto esto generalmente no es 

problema, puesto que las secciones de los elementos de concreto, usualmente son 

bastante grandes. 

 

Debido a que el acero es un metal, este se ve afectado por la reacción química con el 

oxígeno, el cual resulta en la corrosión de los elementos de la estructura. Para atacar 

este problema, se incurre a gastos de mantenimiento como pintura e inspección. 

 

Las propiedades presentadas en la Figura 2-1 son dependientes de la temperatura. El 

módulo de elasticidad del acero disminuye al aumentar esta. Por lo tanto en caso de 

incendio se disminuye considerablemente la capacidad del material y puede producir el 

colapso de la estructura. 

 

Por otro lado, cuando las cargas en una estructura no son sostenidas, sino que se 

producen reversiones de esfuerzo, el acero tiene problemas de fatiga. Esto se debe 

considerar en estructuras como los puentes, o naves industriales con grúas viajeras. 

 

Además, por el costo en sí del material, en Costa Rica el acero se ha caracterizado 

como un material caro. Asimismo, debido a la dependencia con el mercado 

internacional, se producen fluctuaciones en su valor, por lo que en ciertas épocas está 

más caro que en otras. 

 

2.2 Códigos de diseño 

 

Se utilizó las especificaciones del Instituto Americano de Construcción en Acero 

(Américan Institute of Steel Construction, AISC) del año 2005. Estas rigen el diseño de 

estructuras de acero laminado en caliente. 
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Para determinar el factor de longitud efectiva K de los miembros acartelados, se utilizó 

las especificaciones del AISC del año 1980. 

 

Se utilizó además el Código Sísmico de Costa Rica del año 2002 (CSCR-02). 

 

A continuación se presenta textualmente los lineamientos concertados por el Código 

con respecto a los desplazamientos permitidos: 

 

“Los desplazamientos inelásticos relativos de cualquier nivel, con respecto al 

nivel adyacente inferior, no debe exceder los cocientes, con respecto a la altura 

del piso, de la Tabla 7.2. Estos límites deben verificarse en los puntos de mayor 

desplazamiento relativo de cada nivel.” (Código Sísmico de Costa Rica, 2002. p. 

12 del Capítulo 7) 

 

En la Tabla 2-1 se muestra los límites de desplazamiento que presenta el Código en la 

tabla 7.2. El sistema estructural y los tipos de edificaciones se definen según los 

artículos 4.2 y 4.1 respectivamente del Código Sísmico 2002. Estos límites vienen 

expresados como el cociente entre el desplazamiento del nivel i con respecto al nivel 

i−1 dividido por la altura entre esos niveles, el cual corresponde al desplazamiento 

relativo inelástico. 

 

Tabla 2-1. Límites de desplazamiento relativos 

Sistema estructural 
Edificaciones 

tipo A y C 

Edificaciones 

tipo B, D y E 

Tipo marco 0,010 0,016 

Tipo dual 0,010 0,014 

Tipo muro 0,008 0,008 

Tipo voladizo 0,010 0,016 

Tipo otros 0,005 0,008 

Fuente: Código Sísmico de Costa Rica 2002, Tabla 7.2. 
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Por otro lado el Código permite aumentar los límites dados en el Cuadro 1, según el 

siguiente artículo: 

 

“En edificaciones de categoría B, D o E diseñadas con ductilidad local óptima, 

pueden incrementarse los límites superiores de los desplazamientos relativos de 

la Tabla 7.2 hasta un 50%. En este caso para el análisis se debe utilizar alguno 

de los métodos alternos del artículo 7.7 y es necesario considerar el efecto P-∆. 

La capacidad estructural ante cargas laterales considerando este factor y 

correspondiente a los límites de desplazamientos relativos, debe ser mayor que 

el 80% de la capacidad estructural máxima.” (Código Sísmico de Costa Rica, 

2002. p. 13 del capítulo 7) 

 

Con respecto a este artículo del Código, se pretende en este trabajo, demostrar que 

para marcos de acero para naves industriales, se puede aplicar el aumento del 50% de 

desplazamiento adicional sin necesidad de utilizar los métodos alternos del artículo 7.7 

del Código Sísmico de Costa Rica 2002. Para lo cual, se realizarán análisis de segundo 

orden de manera simplificada. 

 

2.3 Análisis estructural 

2.3.1 Modelo 

El análisis de los marcos se realiza en el plano, y se analizan con apoyos de cuchilla, en 

los que se permite la libre rotación, pero se restringe la traslación. Además se considera 

que los marcos están correctamente arriostrados en la dirección longitudinal de la nave 

industrial; perpendicular al plano del marco, de tal forma que las uniones viga-columna 

de la estructura no se mueven en esa dirección con respecto a los apoyos. 

 

Para efectos de realizar el modelo estructural de la Figura 2-3(a) para introducir al 

programa SAP 2000, se utilizan secciones continuas como se muestra en la Figura 

2-3(b). Se puede observar que cada miembro de la estructura consta de tres secciones, 
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las cuales tienen las propiedades geométricas de la sección promedio. Por lo tanto, 

como cada miembro se divide en tres, con respecto a la longitud de la línea de centro, 

la sección transversal promedio es la que se encuentra en el centro de cada tercio del 

elemento. 

 

(a) 

 

 

(b) 

 

Figura 2-3. Modelo utilizado en el programa SAP 2000 

2.3.2 Cargas 

Cargas gravitacionales 

 

Las cargas gravitacionales utilizadas se muestran en la Tabla 2-2. La carga temporal se 

obtiene del Código Sísmico de Costa Rica de 2002 [ref. 4] en la tabla 6.1 para techos de 
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acero galvanizado. Para las cargas permanentes el rubro Otros incluye: cubierta, 

bracones, tensores, pletina, cielos, largueros, etc. 

 

Tabla 2-2. Cargas Gravitacionales 

Cargas Permanentes  

Electromecánico 

Otros 

30 kg/m2 

30 kg/m2 

Cargas Temporales 40 kg/m2 

 

Carga sísmica 

 

Para la determinación de la cargas sísmica, en la estructura con paredes de 

cerramiento liviano, primero se obtuvo la masa tributaria total de las cargas 

gravitacionales de la estructura a partir de una altura de tres metros (designada con la 

letra M), dado que las columnas miden seis metros. La masa tributaria es la del marco y 

la que se encuentra dentro de la mitad del espaciamiento entre marcos a ambos lados 

del marco, sin incluir las cargas temporales como lo indica el Código Sísmico (CSCR-

02) para techos. Esta masa M es dividida entre tres y es distribuida en los nodos del 

marco como se muestra en la Figura 2-4. El valor de m corresponde a la masa que 

aportan las paredes de mampostería para efectos del cálculo de la fuerza sísmica, es 

decir m = (H/2)*S*(350 kg/m2), donde H es la altura de la pared y S es el espaciamiento 

entre marcos, mientras que los 350 kg/m2 corresponden al peso unitario de la pared de 

mampostería. En esta figura m es cero para paredes de acero galvanizado, pues esta 

se encuentra considerada en M. La fuerza sísmica FS se obtiene multiplicando la masa 

M/3 por el coeficiente sísmico. 

 

Cuando se modela la estructura con paredes de mampostería, se suma la masa 

de la mitad de las paredes m a los nodos de unión viga-columna, a como se 

muestra en la Figura 2-4, sin embargo M ya no toma en cuenta la masa de las paredes 

como lo hacía antes, ya que esta se encuentra considerada en m. Análogamente se 
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multiplica por el coeficiente sísmico para obtener la fuerza de sismo en tales nodos. La 

carga que se utilizó para calcular la masa de las paredes es de 350 kg/m2. 

 

Es importante aclarar que las paredes de mampostería no contribuyen en la resistencia 

junto con el marco, sino que solamente aportan masa. 

 

Para la determinación del coeficiente sísmico se supuso la condición más severa: se 

sitúa la estructura en zona sísmica IV y en un sitio de cimentación S3; pues se genera la 

mayor aceleración pico efectiva de diseño según el capítulo 2 del Código Sísmico.  

 

 
Figura 2-4. Distribución de la fuerza sísmica 

 

Se consideran dos tipos de ductilidad µ para modelar los marcos: µ = 1,5 y µ = 6. 

 

El coeficiente sísmico C se calcula mediante la siguiente ecuación: 

SR

FEDIa
C

ef ⋅⋅
=      (3.1)  

      

Donde: 

aef  = aceleración pico efectiva de diseño, se obtiene de la tabla 2.2 del CSCR-02. 

I  = factor de importancia de la estructura según tabla 4.1 CSCR-02. 

FED  = factor espectral dinámico. 

SR  = factor de sobre-resistencia, el cual se toma igual a dos puesto que se trata de 

estructuras tipo marco. 
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Las cargas de sismo en cualquiera de los casos, ya sea en los marcos con paredes de 

acero galvanizado o de mampostería, se debe calcular el período real de la estructura 

por medio de la siguiente ecuación: 
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π      (3.2) 

 

Donde: 

δi
e = desplazamiento elástico del nivel i debido a las fuerzas de sismo horizontales, en 

metros. 

g = aceleración de la gravedad en las unidades correspondientes (m/s2). 

Wi = peso asignado al nivel i, calculado para efectos sísmicos en toneladas. Ver 

Figura 2-4. 

Fi = Fuerza sísmica producida en el nivel i, en toneladas. 

 

Luego de obtener el período de la estructura, se vuelve a calcular el FED y el 

coeficiente sísmico, y se obtienen así nuevas fuerzas sísmicas y desplazamientos en la 

estructura. Se deben realizar varias iteraciones utilizando la ecuación 3.2 hasta que el 

valor calculado del período corresponda a fuerzas iguales o parecidas con una 

diferencia aceptada en este caso menor al 3% a las utilizadas en la iteración anterior. 

 

Cargas de viento 

 

La presión estática equivalente de viento, que se aplica a la estructura se puede 

calcular por medio de la siguiente ecuación [ref. 1]: 

 

IqCCp sqe=       (3.3) 
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Donde: 

 

p = presión de diseño del viento, kg/m2 

Ce = coeficiente de exposición de la estructura. 

Cq = coeficiente de presión de la estructura 

qs = presión básica de viento a 9,14 m de altura, kg/m2 

I = factor de importancia. 

 

Se utiliza una velocidad máxima de 100 Km/h para la determinación de la presión. 

 

En la Tabla 2-3 se transcribe en unidades métricas la tabla 23-F de la ref. 1 donde se 

muestran los valores de la presión básica del viento qs en función de la velocidad básica 

del viento. 

 

Tabla 2-3. Presión básica de viento (qs) a altura estándar de 9,14 m 

Velocidad básica del viento (Km/h) Presión qs (kg/m
2) 

113 61,5 

129 80,1 

145 102 

161 125 

177 151 

193 180 

209 211 

 

En la Tabla 2-4 se transcribe en unidades métricas la tabla 23-G de la ref. 1, donde se 

encuentra el coeficiente de factor de altura, exposición y ráfaga combinadas. Para la 

determinación de cargas de viento se utilizó la condición de exposición más severa,  

que se clasifica como exposición D [ref. 1], por lo tanto solo esta columna se incluyó en 

dicha tabla. 
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Tabla 2-4. Coeficiente de factor de altura, exposición y ráfaga combinados (Ce) 

Altura sobre el nivel promedio de 

terreno adjunto, metros 

Exposición D 

0 – 4,57 1,39 

6,10 1,45 

7,62 1,50 

9,14 1,54 

 

 

El coeficiente de presión Cq se puede determinar por medio de la Tabla 2-5: 

 

Tabla 2-5. Coeficiente de presión de la estructura (Cq) 

Descripción Factor Cq 

Muro a barlovento 0,8 hacia adentro 

Muro a sotavento 0,5 hacia afuera 

Techo a barlovento 

Pendiente 2:12 a menos de 9:12 

0,9 hacia fuera a 0,3 hacia adentro 

Techo a sotavento 0,7 hacia afuera 

Techo: Viento paralelo a la cumbrera 0,7 hacia afuera 

 

 

El factor de importancia que se utiliza para el cálculo de la presión estática equivalente 

es 1,00 para estructuras normales y 1,15 para estructuras esenciales [ref. 1], por lo 

tanto se utilizará un factor de 1,00. 

 

Combinaciones de carga última 

 

En el Código Sísmico de Costa Rica (2002) se encuentran las combinaciones de carga 

para cargas gravitacionales y cargas sísmicas; sin embargo no incluye para viento. Por 

lo tanto se utiliza la ref. 1 para las combinaciones de carga de viento. 
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Las combinaciones a utilizar para cargas gravitacionales y de sismo se muestran a 

continuación: 

 

 CU = 1,4 CP (3.4) 

 CU = 1,2 CP +  1,6 CT (3.5) 

 CU = 1,05 CP ± CS (3.6) 

 CU = 0,95 CP ± CS (3.7) 

 

Donde: 

CU = Carga última de diseño. 

CP = Carga permanente. 

CT = Carga temporal. 

CS = Carga de sismo, donde el signo indica la dirección de la fuerza. 

 

Para las cargas de viento se utilizan las siguientes combinaciones de carga [ref. 1]: 

 

 CU = 1,2 CP + 1,6 CV + 0,5 CT (3.8) 

 CU = 0,9 CP ± 1,6 CV (3.9) 

 

Donde CV es carga de viento y el signo se refiere a la dirección de la aplicación de las 

cargas de viento que son horizontales. Debido a la baja probabilidad de que ocurra una 

ráfaga de diseño mientras existan personas subidas en el techo, no se considera en el 

análisis la combinación de carga de la ecuación 3.8. En la Figura 2-5 se muestra la 

aplicación de las cargas de viento a la estructura. 
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Figura 2-5. Aplicación de las cargas de viento en la estructura. 
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3 DISEÑO DE LOS MARCOS 

 

En el presente capítulo se presenta la manera en que se desarrolla la investigación; 

desde el análisis estructural y las consideraciones pertinentes, hasta el diseño de los 

marcos y la aplicación de las ecuaciones de diseño. 

 

El material utilizado en el diseño de los marcos es acero laminado en caliente grado 36, 

es decir con un esfuerzo de cedencia de 2520 kg/cm2 (36 ksi). Los elementos del marco 

están formados a partir de cortes de placas de acero de diversos espesores y soldados 

para formar secciones similares a las W. Los elementos a utilizar son acartelados, es 

decir, la altura de la viga varía en función de la longitud.  

 

Básicamente se tienen tres tipos de marco que se diferencian en la longitud de la luz 

libre: con 15 m, 20 m y 25 m. Sin embargo, se hará variar el espaciamiento entre 

marcos a cada 6 m y a cada 9 m de distancia. Por otro lado, se probarán dos tipos de 

paredes: acero galvanizado y mampostería; donde la altura de la pared será igual a la 

de las columnas. Todos los marcos a diseñar tienen la misma longitud de columnas, 

con 6 m de altura. El techo de las naves industriales tendrá una pendiente de 20% para 

todos los casos. La Figura 3-1 muestra un esquema descriptivo de los marcos, donde S 

es el espaciamiento entre los marcos y L la luz.  

 

 
Figura 3-1. Esquema de marcos 
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En la tabla 3.1 se presenta un resumen esquematizado de los marcos que se van a 

diseñar y analizar en esta investigación. 

 

Tabla 3-1. Esquema de los marcos analizados. 

Tipo de pared Ductilidad 
Espaciamiento 

(S) entre 
marcos 

Longitud de la 
luz L 

Numeración 
del marco 

Paredes de 

acero 

galvanizado 

Ductilidad  

µ=6 

S=6m 

L=15m Marco 1 

L=20m Marco 2 

L=25m Marco 3 

S=9m 

L=15m Marco 4 

L=20m Marco 5 

L=25m Marco 6 

Ductilidad 

µ=1,5 

S=6m 

L=15m Marco 7 

L=20m Marco 8 

L=25m Marco 9 

S=9m 

L=15m Marco 10 

L=20m Marco 11 

L=25m Marco 12 

Paredes de 

mampostería 

Ductilidad  

µ=6 

S=6m 

L=15m Marco 13 

L=20m Marco 14 

L=25m Marco 15 

S=9m 

L=15m Marco 16 

L=20m Marco 17 

L=25m Marco 18 

Ductilidad 

µ=1,5 

S=6m 

L=15m Marco 19 

L=20m Marco 20 

L=25m Marco 21 

S=9m 

L=15m Marco 22 

L=20m Marco 23 

L=25m Marco 24 
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El diseño de los marcos consiste solamente en la determinación de las dimensiones 

geométricas de la sección transversal de los elementos estructurales. No se realiza el 

diseño de las conexiones, puesto que se sale del alcance y objetivo de esta 

investigación. Lo que se busca es tener obtener valores de rigidez que puedan 

obtenerse en la realidad a partir de placas de acero soldadas.  

 

Se realizó el diseño siguiendo los requisitos de la especificación del AISC para acero 

laminado en caliente [ref. 3]. 

 

Dentro de las consideraciones para el diseño, se tiene que los elementos estructurales 

serán de sección variable, sujetos a la condición de que la sección de máxima altura del 

elemento en un extremo, será tres veces el tamaño en el otro extremo. Este concepto 

se ilustra en la Figura 3-2. 

 

 
Figura 3-2. Elemento de sección variable 

 

Dentro del diseño de las columnas, se considerará que se encuentran arriostradas a 

una altura de 4 m desde el apoyo, por medio de bracones que impiden el pandeo en el 

sentido de la inercia menor de la sección. 

 

Se considera además que todos los elementos del marco están debidamente 

arriostrados contra el pandeo lateral-torsional. Esto permite que todas las secciones 

alcancen en flexión y flexo-compresión la totalidad del esfuerzo de cedencia. 
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3.1.1 Pandeo local 

 

El Código Sísmico de Costa Rica tiene restricciones en cuanto a la esbeltez local de la 

sección transversal de los elementos que forman parte de un sistema sismo resistente. 

Estas restricciones son más estrictas que la especificación del AISC. 

 

Para el ala de las vigas y columnas, la restricción es: 

 

yF

E
,

t

b
300≤       (3.10) 

Donde: 

E = Módulo de elasticidad del acero,  2,03×106 kg/cm2 (29 000 ksi) 

Fy = Esfuerzo de cedencia del acero utilizado, en este caso 2520 kg/cm2 (36 ksi) 

 

b y t se definen como se muestra en la siguiente figura: 

 

 
Figura 3-3. Relaciones de esbeltez local en el ala. 

 

Para el alma la relación de esbeltez es: 

 

� Para Pu/(φb Py) ≤ 0,125 : 












φ
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P
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5411143     (3.11) 
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� Para Pu/(φb Py) > 0,125: 












φ
−

yb

u

y P

P
,

F

E
, 332121      (3.12) 

 

En las ecuaciones 3.11 y 3.12: 

 

Pu = Carga axial de diseño sobre el elemento. 

Py = Carga axial que pondría toda la sección en esfuerzo de cedencia igual al área 

multiplicado por el esfuerzo de cedencia. 

φb = Factor de reducción de resistencia para flexión, 0,9 método LRFD 

E = Módulo de elasticidad del acero,  2,03×106 kg/cm2 (29 000 ksi) 

Fy = Esfuerzo de cedencia del acero utilizado, en este caso 2520 kg/cm2 (36 ksi) 

 

h y tw se definen en la siguiente figura: 

 

 
Figura 3-4. Relaciones de esbeltez local en el alma 

 

3.1.2 Resistencia en flexión y cortante 

 

Dado que todos los elementos están arriostrados contra el pandeo lateral-torsional, se 

puede desarrollar en cualquier sección el momento plástico Mp, es decir, el único estado 

límite para flexión es la cedencia del acero. Por lo tanto la resistencia viene dada por la 

siguiente ecuación: 

 



25 

xypn ZFMM ==      (3.13) 

 

Donde Zx es el módulo plástico de la sección. 

 

En el cálculo de los momentos requeridos, se despreciaron los factores de 

magnificación de momento por efectos de segundo orden B1 y B2 de la especificación 

del AISC [ref. 3] dado que estos valores dan muy cercanos a uno. Por otro lado, estos 

valores solamente sirven para el diseño por resistencia, y como se verá más adelante, 

lo que rige es el desplazamiento por sismo, dejando a la estructura capacidad extra 

disponible para soportar cualquier pequeña cantidad debida a estos efectos. Al final se 

realizarán cálculos para determinar el efecto P-∆ por procedimientos distintos a estos. 

 

Se debe recordar que los elementos estructurales son de sección variable; por lo tanto, 

la resistencia del elemento también va a variar.  

 

En cortante, la resistencia de la sección viene dada por las siguientes ecuaciones: 

 

vwyn CAF,V 60=      (3.14) 

 

Donde Aw es el área que resiste efectivamente el cortante y es igual al espesor del alma 

tw multiplicado por la altura efectiva d, que es la altura total de esa sección del elemento 

acartelado. El coeficiente de cortante en el alma, Cv, viene definido seguidamente por 

las ecuaciones 3.15 a 3.17. 

 

� Para yvw FEk,th 101≤  

1=vC       (3.15) 

� Para yvwyv FEk,thFEk, 371101 ≤≤  

w

yyv

v
th

FEk,
C

101
=      (3.16) 
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� Para yvw FEk,th 371>  

( ) yw

v
v

Fth

kE,
C

2

511 ⋅⋅
=      (3.17) 

 

En el diseño de los marcos, el esfuerzo cortante no fue significativo, el diseño por 

resistencia estuvo controlado por flexo-compresión. Sin embargo siempre se realizó la 

revisión por cortante, y para simplificar los cálculos, se consideró conservadoramente 

que el alma de los elementos no tenía atiesadores, por lo tanto el coeficiente de pandeo 

de placa en el alma, kv, se utilizo con un valor de cinco (kv = 5). 

 

En el Anexo 1 se encuentra una explicación de cómo se toma en cuenta el efecto del 

acartelamiento en la capacidad a flexión y a compresión de los elementos del marco. 

 

3.1.3 Resistencia en compresión 

 

Dado que se trata de elementos de sección variable, la determinación de la longitud 

efectiva de los elementos sometidos a compresión debe realizarse con un 

procedimiento especial.  

 

En el comentario a las especificaciones del AISC del año 1980 tiene los nomogramas 

para columnas acarteladas.  

 

La ecuación que describe la variación de la altura de la sección de la viga-columna con 

respecto a la longitud del elemento es la siguiente: 

 








 +=
l

z
dzd o γ1)(      (3.18) 

Donde: 

do = altura de la sección más pequeña del elemento 
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dL = altura de la sección más grande del elemento 

 γ = ( ) ooL ddd − ≤ el más pequeño de od268,0 l  ó 0,6  

z = distancia desde la sección más pequeña 

l  = longitud del elemento 

 

En todos los casos, a como se definió en la ecuación 3.18 el factor γ será igual a dos. 

Por lo tanto el nomograma correspondiente para obtener el valor del factor de esbeltez 

de la columna acartelada, Kγ es el siguiente: 

 

Figura 3-5. Nomograma para γ = 2 

[Adaptado de la ref. 2] 

  

El factor de Kγ en la figura anterior es el factor de longitud efectiva de la columna 

cuando el pandeo ocurre con respecto al eje fuerte de la sección transversal. El factor 

Ky de longitud efectiva con respecto al eje débil, se puede obtener tratando a la sección 
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como prismática, esto se debe a que el alma se encuentra en el eje neutro y por lo tanto 

no aporta mucho a la inercia débil; por otro lado las alas son las que aportan mayor 

inercia y su ancho es constante. 

 

Como se puede observar en la figura anterior, el dibujo que representa al marco, tiene 

una viga de sección constante. Sin embargo, cuando se trata de marcos con vigas que 

también son acarteladas, la especificación remite al procedimiento de Lee & Morrell [ref. 

5]. 

 

Para obtener los valores de GB y GT para ingresar al gráfico de la Figura 3-5 se utilizan 

las ecuaciones 3.19 y 3.20.  

 

T

oT
T

I

Ib
G

l
=       (3.19) 

B

oB
B

I

Ib
G

l
=       (3.20) 

Donde Io corresponde a la inercia de la sección más pequeña de la columna, como se 

puede ver en el dibujo dentro de la Figura 3-5. 

 

La Figura 3-6 describe el significado de los factores utilizados en las dos ecuaciones 

anteriores.  

 
Figura 3-6. Esquema del marco con vigas acarteladas 

[Adaptado de la ref. 2] 
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Se advierte que las ecuaciones 3.19 y 3.20 utilizan el valor de IT que viene representado 

en la Figura 3-5, sin embargo el valor de IT de esa figura corresponde a una viga recta y 

prismática. Dado que en este caso las columnas se encuentran restringidas por vigas 

acarteladas como se muestra en la Figura 3-6, se debe obtener un momento de inercia 

que sea equivalente al de una viga prismática para poder hacer uso del nomograma de 

la Figura 3-5. Esto se logra igualando el coeficiente de rigidez de una viga prismática 

con un apoyo de cuchilla en su final (3EI/L) con el coeficiente de rigidez de una viga 

acartelada y resolviendo para la inercia equivalente; en este caso IT. Según el 

procedimiento descrito por Lee & Morrell [ref. 5] el valor de IT se debe calcular por 

medio de la siguiente expresión: 

 

( )BAABAA
T

T CCK
E

b
I −= 1

3
    (3.21) 

 

Donde: 

KAA = Coeficiente de rigidez tomado en el punto A (extremo grande) con el extremo 

B fijo (extremo pequeño) 

CAB = Coeficiente de continuidad de A a B 

CBA = Coeficiente de continuidad de B a A 

 

En la Figura 3-7(a) se puede obtener el coeficiente de rigidez KAA. Para esto se debe 

calcular el valor de Pex por medio de la ecuación 3.22. Esto permite luego calcular la 

razón P/Pex para poder interpolar el valor de KAA en el gráfico de dicha figura. 

2

2

t

ex
b

EI
P

π
=       (3.22) 
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Figura 3-7. Factores de rigidez y continuidad. 

[Adaptado de la ref. 5] 

 

Análogamente se puede obtener el valor de KBB que es el coeficiente de rigidez con 

respecto al punto B (extremo pequeño) cuando el punto A está fijo. Para esto se debe 

utilizar la Figura 3-7(b). 

 

Los factores de continuidad CAB y CBA se obtienen de las figuras Figura 3-7(c) y (d) 

respectivamente, igualmente se debe obtener primero la razón P/Pex de la ecuación 

3.22 para poder interpolar los valores. 

 

Lo anteriormente expuesto sirve para calcular el factor de esbeltez de las columnas, sin 

embargo para las vigas se debe realizar un procedimiento parecido. En este caso, los 

coeficientes GB y GT de las ecuaciones 3.18 y 3.19 se interpretan distinto. 
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En la Figura 3-8 se muestra la forma en que se pueden utilizar las ecuaciones 3.19 y 

3.20 para obtener GB y GT para las vigas. Sin embargo en esas ecuaciones la diferencia 

es que tanto IB como IT corresponden a vigas acarteladas.  

 

 
Figura 3-8. Forma de obtener GB y GT para las vigas 

 

Por lo tanto para el cálculo de GB y GT para las vigas se deben calcular las inercias con 

las ecuaciones 3.23 y 3.24 siguiendo la Figura 3-8. 

 

( )BAABAA
T

T CCK
E

b
I −= 1

3
2     (3.23) 

( )BAABBB
B

B CCK
E

b
I −= 1

3
2     (3.24) 

 

Las ecuaciones anteriores tienen un subíndice 2 para denotar la diferencia con las 

inercias para las columnas. La ecuación 3.23 es básicamente igual que la 3.21.  

 

Luego de obtener el valor de Kγ; el factor de esbeltez, se puede calcular la resistencia 

en compresión del elemento por medio de la siguiente expresión: 

 

gcrn AFP =        (3.25) 
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Donde Fcr corresponde al esfuerzo de pandeo, el cual depende de la relación KL/r, en la 

que r es el radio de giro de la sección y L la longitud libre sin arrostramiento contra el 

pandeo. Por lo que Fcr se determina como sigue: 

 

Para 
yF

E
,

r

KL
714≤ : 

y

F

F

cr F,F e

y














= 6580      (3.26) 

Para 
yF

E
,

r

KL
714> : 

ecr F,F 8770=       (3.27) 

 

En las ecuaciones 3.26 y 3.27 el valor de Fe corresponde al esfuerzo crítico de pandeo 

y se determina por medio de la ecuación 3.28. 

 

2

2










π
=

r

KL

E
Fe       (3.28) 

3.1.4 Resistencia combinada en axial y flexión 

 

En primer lugar la resistencia axial puede ser en compresión o en tracción. La 

resistencia en compresión se explicó en la sección 3.2.3, la resistencia en tracción se 

calcula como el 80% de la resistencia nominal de la sección más pequeña, 

considerando solo la cedencia del área gruesa como estado límite. Este porcentaje de 

80 es una simplificación para tomar en cuenta la posibilidad de la ruptura en la conexión 

con el apoyo, dado que el diseño de las conexiones no se realizará. Sin embargo la 

resistencia en tracción nunca rigió el diseño, como se verá más adelante. 
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Para considerar el efecto combinado de la fuerza axial y el momento aplicados al 

elemento estructural, se utilizan las siguientes ecuaciones de interacción tomadas del 

AISC [ref. 3]. 

 

Para 20,PP cr ≥ : 

01
9

8
,

M

M

P

P

c

r

c

r ≤+     (3.29) 

Para 20,PP cr < : 

01
2

,
M

M

P

P

c

r

c

r ≤+     (3.30) 

Donde: 

Pr = Fuerza axial requerida por el análisis. 

Pc = Fuerza axial disponible por diseño, φPn. 

Mr = Momento requerido por análisis. 

Mc = Momento disponible por diseño, φMn. 

 

3.2  Efecto P-∆∆∆∆ 

 

El cálculo del efecto P-∆ se inicia con el cálculo de los desplazamientos del nodo de 

unión viga-columna con respecto al apoyo producidos por las fuerzas horizontales y 

verticales, así como las reacciones en los apoyos. En la Figura 3-9 se muestra 

esquemáticamente la forma que toma la estructura cuando se deforma por cargas 

gravitacionales, esta deformación es simétrica con respecto a un eje vertical que pasa 

por el centro del marco. En la Figura 3-10 se muestra un esquema que explica la forma 

en que se obtiene la fuerza de reacción en el apoyo y desplazamiento actuando en el 

marco, los cuales serán utilizados luego para el cálculo del efecto P-∆ simplificado. 
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Figura 3-9. Deformación del marco debido a fuerzas gravitacionales 

 

 

 
Figura 3-10. Deformación del marco debido a fuerzas horizontales 

 

Al analizar el efecto P-∆, se estudia el incremento de los momentos producidos en los 

nodos de unión viga-columna, puesto que es donde se produce la mayor intensidad de 

los momentos. Esto debido a que los apoyos de los marcos se modelan como 

simplemente apoyados. En la Figura 3-11 se muestra un esquema del diagrama de 

momentos de un marco debido a cargas gravitacionales, mientras que en la Figura 3-12 

se presenta el esquema del diagrama de momentos de la combinación de cargas de la 

ecuación 3.6.  



Figura 3-11. Esquem

 

 

Figura 3-12. Esquema del diagr

 

El desplazamiento ∆ total qu

debido a las fuerzas gravita

producido por las fuerzas 

desplazamiento corresponde

3.31 presenta la forma de ob

 

 

Donde ∆i
e=δi

e/h, dado que

desplazamiento elástico abso

quema del diagrama de momentos debido a carga gravita

[Tomado del programa SAP2000] 

l diagrama de momentos de la combinación de sismo y ca

[Tomado del programa SAP2000] 

tal que se produce en un marco, es la suma del

itacionales y a las fuerzas horizontales. El 

rzas de sismo se calcula según el Código

ponde al desplazamiento inelástico de la estructu

de obtener el desplazamiento inelástico relativo 

e

ii SR ∆⋅⋅=∆ µ     
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e, es obtenido del análisis estructura
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gravitacional 

 
o y carga gravitacional 

a del desplazamiento 

El desplazamiento 

ódigo Sísmico. Este 

structura. La ecuación 

ativo ∆i. 

  (3.31) 

6 m. En cuanto al 

uctural. 
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En el diseño, se permite un desplazamiento por sismo, un 50% mayor al que 

establece el Código Sísmico, es decir se permite ∆i = 0,016 × 1,5 = 0,024. Dado que 

el alto de las columnas es de 6 m se permite entonces un desplazamiento por sismo de 

0,144 m.  

 

Las fuerzas de viento que producen desplazamiento en la estructura no interesan en 

este caso, dado que este tipo de carga produce tracción en las columnas, lo cual tiende 

a corregir el desplazamiento de manera favorable. Esto sucede porque las fuerzas de 

viento producen succión en el techo de la estructura, tanto así, que las reacciones en 

los apoyos son fuerzas que producen tracción en las columnas. En la Figura 3-13(a) se 

muestra el desplazamiento elástico de primer orden ∆1, calculado para las cargas de 

viento. Sin embargo, cuando se consideran los efectos de segundo orden, el efecto P-∆ 

tiende a alinear las fuerzas axiales, disminuyendo el desplazamiento a un valor ∆2, de 

tal forma que ∆1>∆2, lo cual produce una disminución del momento en el nodo. Por lo 

tanto, el análisis se enfoca a los desplazamientos producidos por el sismo, dado que 

este produce el efecto contrario al que se muestra en la Figura 3-13 donde las cargas 

producen compresión y la tendencia es que ∆1<∆2 incrementando así el momento 

requerido. 
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Figura 3-13. Efecto de las cargas de viento sobre las columnas 

 

La reacción R (ver Figura 3-10) en el apoyo que interesa para el cálculo del efecto P-∆ 

se obtiene de la combinación de cargas para sismo, es decir: 

 

R = 1,05 CP + 0,0 CT + CS    (3.32) 

 

En síntesis el efecto P-∆ se calcula de forma simplificada como el momento producido 

por la fuerza de reacción calculado antes, multiplicado por el desplazamiento total de la 

estructura; es decir, la suma de los desplazamientos expresados en las Figura 3-9 y 

Figura 3-10. 

 

Los efectos analizados son: 

 

� El incremento de momento producido por la reacción R y el desplazamiento 

procedente de las fuerzas de sismo (∆CS) y las cargas permanentes (∆CP). Este 

momento procedente de los desplazamientos del análisis se designa incremento 

del momento de análisis (∆MAn):  

 

∆MAn = R × (∆CS+∆CP)     (3.33) 
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� El incremento de momento producido por la reacción R y el desplazamiento 

admisible de (∆adm=0,144m) junto con el desplazamiento por carga parmenente 

(∆CP). Este momento se designa incremento de momento admisible (∆Madm):  

 

∆Madm = R × (∆adm+∆CP)    (3.34) 

 

Para interpretar la magnitud del efecto P-∆, se puede comparar cada uno de los 

resultados anteriores con: (a) el momento producido por las cargas de sismo en los 

nodos (Msism) (ver Figura 3-12) y (b) el momento extra de la sección en el nodo viga-

columna (MEx). Más adelante se explica lo que se define aquí como momento extra. 

 

Momento extra. Este se define aquí como el momento más allá del que necesita para 

soportar las cargas mayoradas que rigen el diseño por resistencia, tomando en cuenta 

el efecto combinado de carga axial y momento. Este se designa con el símbolo MEx. 

 

Como se verá más adelante, las cargas que rigen el diseño por resistencia son las que 

provienen de la combinación de cargas de la ecuación 3.5, que corresponden a cargas 

gravitacionales, sin embargo, si se diseña para soportar solamente esas cargas, se 

producen desplazamientos por sismo superiores a 0,144 m, por lo que al final el diseño 

será regido por los desplazamientos. Es por esta razón que la sección es capaz de 

soportar un momento combinado con carga axial más allá de lo necesario, llamado aquí 

Momento Extra.  

 

Para ilustrar el concepto de momento extra se presenta a continuación la Figura 3-14.  
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Figura 3-14. Distribución de esfuerzos por combinación de fuerza axial y momento 

 

En la Figura 3-14(a) se ilustra la distribución de esfuerzos que se produce en la sección 

debido al momento último Mu, obtenido del análisis estructural si no estuviera presente 

la carga axial. Se puede observar que con ese estado de esfuerzos no se llega aún a 

alcanzar toda la capacidad de la sección (plastificación de la sección), por lo tanto 

queda un sobrante de capacidad para soportar las solicitaciones de momento. 

 

Sin embargo, en la realidad hay presente una carga axial en el elemento. Si esta fuerza 

axial estuviera sola, se produciría una distribución de esfuerzos como la que se muestra 

en la Figura 3-14(b). La combinación de esfuerzos por fuerza axial y por momento se 

muestra en la Figura 3-14(c). 

 

Si se mantiene la carga axial constante y se aplica un momento cada vez mayor, llegará 

un punto en el que se plastifique toda la sección, produciendo una distribución de 

esfuerzos como el que se ilustra en la Figura 3-14(d). Por lo tanto existe una diferencia 

de momento entre el que produce la distribución de esfuerzos de la Figura 3-14(c) es 

decir Mu y el de la Figura 3-14(d); M′u. A esta diferencia (M′u – Mu) se le denomina aquí 

Momento Extra. 
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Debido a los desplazamientos en la estructura, se producen incrementos en la 

solicitación de momento; es a esto a lo que se llama efecto P-∆. Sin embargo, los 

desplazamientos no producen incrementos significativos en las cargas axiales por lo 

que aquí se desprecian, por eso en el párrafo anterior se consideró la carga axial como 

constante. 

 

Como se explicó anteriormente, la solicitación en el elemento es una combinación de 

fuerza axial y momento; por eso a continuación se muestra como se calcula MEx 

utilizando las ecuaciones 3.29 y 3.30.  Se inicia suponiendo que la interacción entre 

carga axial y momento alcanza el valor de uno, es decir, se aprovecha toda la 

capacidad de la sección.  

 

Las ecuaciones 3.29 y 3.30 se reescriben a continuación: 

 

Para 20,PP nu ≥φ : 

 0,1
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     (3.35) 

Para 20,PP nr <φ : 
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φφ
     (3.36) 

Donde: 

Pu = Fuerza axial última de diseño. 

Pn = Capacidad nominal del elemento sometido a carga axial. 

Mn = Capacidad nominal de la sección sometida a momento. 

M′u = Es el momento último que satisface la ecuación 3.35 o 3.36, es decir que el lado 

izquierdo de esas ecuaciones alcance el valor de uno. 

 

En las ecuaciones anteriores: 

 

 Exuu MMM +=′      (3.37) 
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Donde MEx es el momento extra definido anteriormente y Mu es el momento último de 

diseño obtenido del análisis estructural. Es importante aclarar que aunque la 

combinación de cargas gravitacionales es la que rige el diseño por resistencia, el Mu 

que se utiliza en las ecuaciones 3.38 y 3.39 es el que corresponde a utilizar la 

combinación de cargas 1,05CP+CS que en este caso es la combinación que rige al 

incluir la carga de sismo, dado que el análisis P-∆ se realiza para un evento de sísmico.  

 

Sustituyendo la ecuación 3.37 en las ecuaciones 3.35 y 3.36 y despejando para MEx, se 

obtienen respectivamente las ecuaciones 3.38 y 3.39: 

  

Para 20,PP nu ≥φ : 

u

n

u

nEx M
P

P
MM −









φ
−φ= 1
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9
    (3.38) 

Para 20,PP nu <φ : 

u
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u

nEx M
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P
MM −









φ
−φ=
2

1      (3.39) 

 

El momento último de diseño, Mu, que se utiliza en las ecuaciones anteriores, es 

obtenido por medio de un análisis estructural de primer orden. Por lo tanto se espera 

que la ecuación 3.37 se interprete de la siguiente forma: 

 

� Mu es el momento requerido por el análisis de primer orden, mientras que 

� MEx es la capacidad en flexión que sirve para utilizarse en el momento requerido 

por el análisis de segundo orden, en este caso, por el análisis P-∆ simplificado 

aplicado en esta investigación. 

 

Consecuentemente el valor de MEx se utiliza para relacionarlo con la demanda de 

capacidad, es decir, ∆Madm y ∆MAn expresado como porcentaje, de forma que funcione 

como un indicador que muestre un nivel de importancia del efecto P-∆ en los marcos 

analizados.  
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Por otro lado, los incrementos de momento producidos por los desplazamientos en la 

estructura, no sólo aumentan el momento en las columnas, sino también en las vigas 

(ver Figura 3-12), por lo tanto para que la comparación con MEx sea efectivo, se debe 

calcular el MEx que sea menor, ya sea el que corresponde a la viga o a la columna del 

marco en cuestión. 

 

En el Anexo 2 se encuentra un ejemplo de cálculo (memoria de cálculo descriptiva), que 

incluye todos los procedimientos seguidos para el análisis y diseño de los marcos 

realizados en esta investigación. 
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4 RESULTADOS 

4.1 Diseño de los marcos 

 

En esta sección se presenta los resultados obtenidos en el diseño de los marcos de 

acero. En el Anexo 2 se encuentra un ejemplo de cálculo en el que se describe el 

procedimiento seguido para obtener los resultados. Por otro lado en el Anexo 3 se 

encuentra la memoria de cálculo de los marcos 2 y 24 según la Tabla 3-1.  

 

En las tablas 4-1 y 4-2 se encuentran las dimensiones de los perfiles del marco: h, bf, tf 

y tw para los diferentes valores de espaciamiento entre marco S, diferente luz L y 

diferente ductilidad; los marcos SMF tienen una ductilidad de µ=6, mientras que en los 

OMF µ=1,5. Los valores están en centímetros, y corresponden a la parte más grande 

del elemento estructural acartelado; ya sea viga o columna, recordando que en la parte 

pequeña la altura es un tercio de h. En la Figura 4-1 se puede observar gráficamente el 

significado de los valores presentados en las tablas mencionadas. 

 

 
Figura 4-1. Esquema de las dimensiones de la sección 
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Tabla 4-1. Diseño de los marcos con cerramiento de acero galvanizado. Unidades en cm. 

    SMF   OMF 
    L=15m L=20m L=25m   L=15m L=20m L=25m 

S=6m 

h 50 60 60   50 50 60 

bf 17 21 22 
 

14 14 17 

tf 1,27 1,27 1,91 
 

1,27 1,91 1,91 

tw 0,64 0,79 0,79   0,64 0,64 0,79 

S=9m 

h 60 60 70   50 60 60 

bf 17 20 26 
 

14 20 25 

tf 1,27 1,91 1,91 
 

1,91 1,27 1,91 

tw 0,79 0,79 0,95   0,64 0,79 0,79 

         
 

 

Tabla 4-2. Diseño de los marcos con cerramiento de mampostería. Unidades en cm. 

    SMF   OMF 
    L=15m L=20m L=25m   L=15m L=20m L=25m 

S=6m 

h 60 70 70 60 70 70 
bf 23 30 32 15 20 20 
tf 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 
tw 0,79 0,95 0,95 0,79 0,95 0,95 

S=9m 

h 70 80 90   60 70 70 
bf 25 32 32 25 32 32 
tf 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 1,91 
tw 0,95 0,95 1,27   0,79 0,95 0,95 

 

En la Figura 4-2 se muestran imágenes de los perfiles de los marcos diseñados. En 

esta figura los perfiles fueron dibujados a escala, de tal forma que se pueden comparar 

unos con otros a simple vista, sin embargo la escala utilizada no se especifica.  

 

De esa figura se puede observar que los perfiles diseñados para los marcos con 

cerramiento de mampostería son más robustos que los diseñados para cerramiento de 

acero galvanizado. Esto sucede, porque el diseño está regido por los desplazamientos 

laterales debido al sismo, y sucede que con marcos de mampostería las cargas de 

sismo son mayores y por ende el desplazamiento horizontal; por lo tanto requieren de 

mayor rigidez. 
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Figura 4-2. Representación gráfica del diseño de los marcos 



46 

También de la figura anterior, se puede observar que los perfiles de los marcos SMF 

son más grandes en comparación con los OMF. Esto se debe nuevamente a que el 

diseño está regido por el desplazamiento límite. La ductilidad de los marcos SMF (µ=6) 

es mayor a la de los OMF (µ=1,5), esto implica que los marcos SMF tienden a sufrir un 

desplazamiento mayor, aún cuando las fuerzas sísmicas de diseño son menores que en 

los marcos OMF. Esto pues el cálculo de los desplazamientos del marco se realiza con 

la ecuación 3.31, la cual se reescribe a continuación: 

 

Δ� = � �� Δ�
�       (3.31) 

 

De la ecuación anterior, la sobrerresistencia es igual para ambos marcos (SR=2) pero la 

ductilidad es mayor para los marcos SMF. Por lo tanto aunque las cargas de sismo de 

diseño son menores en los SMF y por consiguiente el desplazamiento elástico, la 

ductilidad hace que el desplazamiento inelástico sea mayor. De esta forma para poder 

cumplir con el límite de desplazamiento, los perfiles de los marcos SMF tienden a ser 

más robustos que los OMF. 

 

A continuación se presentan los resultados en cuanto a la capacidad en el diseño de los 

marcos y las solicitaciones de carga más importantes: momento y carga axial. Es 

importante mencionar que la fuerza cortante nunca fue significativa en el diseño de los 

marcos.  

 

En estos diseños dentro las combinaciones de carga que rigen son: 1,05CP+CS para 

cargas de sismo; 1,2CP+1,6CT para cargas gravitacionales; y 0,9CP+1,6CV en cuanto 

a las cargas de viento. 

 

En las figuras 4-3 y 4-4 se encuentran los gráficos del momento último por cargas de 

sismo, cargas gravitacionales, de viento y capacidad de la sección; según la longitud de 

la luz del marco, el espaciamiento y la ductilidad. Estos valores corresponden al 

momento en la unión viga columna, dado que es allí donde se produce la mayor 

demanda de momento que rige el diseño por resistencia. 
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado 

 

   

Demanda de momento por gravedad Mu (1,2 CP + 1,6 CT) 
Demanda de momento por sismo Mu (1,05 CP + CS) 
Demanda de momento por viento Mu (0,9 CP + 1,6 CV) 
Capacidad de momento φMn 

 

(a) 

 

(b) 

 

(c) 

 

(d) 

Figura 4-3. Gráficos de demanda y capacidad de momento, con cerramiento de acero galvanizado. 
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Marcos con cerramiento de mampostería 

 

 

Demanda de momento por gravedad Mu (1,2 CP + 1,6 CT) 
Demanda de momento por sismo Mu (1,05 CP + CS) 
Demanda de momento por viento Mu (0,9 CP + 1,6 CV) 
Capacidad de momento φMn 

 

 

(a) 

 

(b) 

 

(c) 

 

(d) 

Figura 4-4. Gráficos de demanda y capacidad de momento, con cerramiento de mampostería. 

 

En las figuras anteriores, se puede observar que la capacidad de momento de la 

sección supera en todos los casos al momento último de diseño. Si se tratara de un 

diseño por resistencia, se podría decir que no es económico, dado que hay una 

capacidad sobrante de una magnitud significativa. Esto se puede ver dado que la línea 

de capacidad está por encima de la línea que representa el momento último de diseño. 
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Sin embargo este sobrante de capacidad se debe a que los diseños estuvieron regidos 

por el desplazamiento límite y no por resistencia.  

 

Al comparar la capacidad de momento con respecto al espaciamiento entre marcos, se 

puede notar que los marcos con espaciamiento mayor, es decir con S=9m, tienen 

mayor capacidad de momento, lo cual era de esperarse, dado que al tener mayor 

distancia entre los marcos, el área tributaria de las cargas gravitacionales resulta ser  

mayor, y por lo tanto las cargas de sismo son mayores, produciendo así 

desplazamientos más grandes. Esto hace que el marco requiera de secciones con 

mayor rigidez y por ende mayor inercia, redundando en mayor capacidad a momento. 

 

En la misma figura, si se compara la capacidad de momento de los marcos con 

respecto a la ductilidad, se nota que es mayor la capacidad de los marcos con ductilidad 

de µ=6 (SMF). Esto sucede porque al haber mayor ductilidad, el desplazamiento es 

mayor, y por lo tanto se requiere mayor rigidez para cumplir con el límite de 

desplazamiento, y por lo tanto, como se mencionó antes, se obtiene mayor capacidad 

para resistir momento. 

 

Otro aspecto a considerar, es que para todos los casos, conforme aumenta la longitud 

de la luz de los marcos, las cargas gravitacionales toman mayor importancia que las de 

sismo. Esto se percibe en el aumento de la distancia vertical que hay entre el punto que 

define la demanda de capacidad de momento por carga gravitacional y el punto de 

demanda sísmica. En todos los casos, cuando L=15m, los puntos se encuentran muy 

cerca, sin embargo conforme aumenta el valor de L se van alejando más.  

 

Solamente hay cuatro marcos en los cuales la resistencia requerida por las cargas de 

sismo supera a la gravitacional. Estos corresponden a marcos con paredes de 

mampostería y ductilidad µ=1,5 (OMF) y se observan en la Figura 4-4(c) y (d). Sin 

embargo, en esos mismos marcos, cuando se trata de L=25m la demanda gravitacional 

supera a la de sismo, por lo dicho en el párrafo anterior. 
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Se puede mencionar que las cargas de viento en ningún caso rigen el diseño por 

resistencia. Además conforme aumenta la luz del marco, toma mayor importancia las 

caras gravitacionales con respecto a los efectos por cargas de viento. 

 

En las figuras 4-5 y 4-6 se presentan los gráficos de la resistencia por carga axial de las 

columnas según la longitud de la luz de los marcos junto con la demanda de carga axial 

por cargas tanto de sismo como gravitacional. Estos valores son medidos en la columna 

más cargada.  

 

En estos gráficos no se incluyó la carga axial debida al viento, puesto que en todos los 

casos, las columnas se encuentran en tensión. La capacidad de las columnas en 

tensión está definida por el diseño de las conexiones con el apoyo, el cual no forma 

parte del objetivo de esta investigación.  
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Marcos con cerramiento de acero galvanizado 

 

 

Demanda de carga axial por gravedad Pu (1,2 CP + 1,6 CT) 
Demanda de carga axial por sismo Pu (1,05 CP + CS) 
Capacidad de carga axial φPn 
 

  

  
Figura 4-5. Gráficos de demanda y resistencica de carga axial, con cerramiento de acero galvanizado. 
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Marcos con cerramiento de mampostería 

 

 

Demanda de carga axial por gravedad Pu (1,2 CP + 1,6 CT) 
Demanda de carga axial por sismo Pu (1,05 CP + CS) 
Capacidad de carga axial φPn 
 

  

  

Figura 4-6. Gráficos de demanda y resistencia de carga axial, con cerramiento de mampostería. 

 

En las dos figuras anteriores se aprecia que la capacidad de carga axial es muy 

superior a la demanda tanto por carga gravitacional como de sismo. Además la 

diferencia entre la demanda por carga gravitacional y carga de sismo, no es 

significativa. 
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4.2 Análisis de resultados 

 

En esta sección se muestran los resultados obtenidos en los cálculos realizados con el 

fin de analizar los desplazamientos de los marcos diseñados. 

 

Los términos aquí utilizados son los siguientes: 

 

� Momento Extra (MEx): es la cantidad de momento adicional del cual dispone la 

sección para soportar cargas más allá de lo requerido por resistencia, adquirido 

por el hecho de que el diseño está gobernado por el desplazamiento límite. 

� Momento de sismo (Msism): es el momento producido por las cargas de sismo 

combinado con las cargas gravitacionales según la ecuación 3.6 (1,05CP+CS), 

obtenido del análisis estructural (ver Figura 3-12). 

� Incremento de momento admisible (∆Madm): es el incremento en el momento 

debido al efecto de segundo orden producto del desplazamiento máximo aquí 

permitido (0,144 m más el desplazamiento por carga muerta) multiplicado por la 

fuerza de reacción en el apoyo más cargado (ver Figura 3-10) debido a cargas 

de sismo calculadas con la combinación de cargas de la ecuación 3.6 

 

Los momentos antes descritos son medidos en el punto de máxima magnitud, es decir, 

en la unión viga-columna. 

 

En las figuras 4-7 y 4-8 se presentan los gráficos que comparan ∆Madm con Msism. Se 

presenta esta comparación en términos de porcentaje. Estos gráficos sirven para 

determinar la diferencia porcentual que hay entre estos parámetros, para así determinar 

que tan importante es el incremento de momento que se produce por el efecto P-∆ con 

respecto al momento producido por el sismo. 

 

. 
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Figura 4-7. Gráfico de ∆Madm con respecto a Msism, en marcos con cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 

Figura 4-8. Gráfico de ∆Madm con respecto a Msism, en marcos con cerramiento de mampostería. 

 

Se puede observar que de las dos figuras anteriores, el máximo valor que alcanza 

∆Madm con respecto a Msism es poco mayor al 6%.  

 

Se debe tomar en cuenta que el desplazamiento con el que se calculó ∆Madm  es un 
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análisis estructural. Sin embargo en este análisis se realiza la comparación con ∆Madm 

porque ésta utiliza todo el desplazamiento permitido siendo así más conservador. 

 

Por otro lado se destaca el hecho de que al aumentar la longitud de la luz, este 

porcentaje disminuye, demostrando que el efecto P-∆ es menos significativo con 

marcos de luces mayores. 

 

Al comparar el porcentaje de ∆Madm/Msism con respecto a la distancia entre marcos, no 

se encuentra una diferencia significativa, es decir, que al aumentar el área tributaria de 

carga en el marco, y por ende la carga sísmica, este porcentaje no se ve afectado 

grandemente.  

 

Sí se puede observar una diferencia marcada entre las dos ductilidades analizadas, es 

decir, entre los marcos SMF y OMF, de tal forma que los marcos con mayor ductilidad 

(SMF, µ=6) ∆Madm representa un porcentaje mayor de Msism que en los marcos OMF. 

 

En las figuras 4-9 y 4-10 se presenta otro tipo de comparación de valores en forma de 

porcentaje, a como se realizó antes. Esta vez entre ∆Madm y MEx.  

 

Se debe recordar la definición de MEx y la forma en la que se calcula. Este es calculado 

como la capacidad de momento que sobra luego de restar a la capacidad total de la 

sección el momento de primer orden y su interacción con la carga axial según las 

ecuaciones de diseño. Por lo tanto se puede interpretar este porcentaje, como el 

momento extra que tiene disponible la sección para soportar los momentos de segundo 

orden debidos al efecto P-∆.  
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Figura 4-9. Gráfico de ∆Madm con respecto a MEx, en marcos con cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 

Figura 4-10. Gráfico de ∆Madm con respecto a MEx, en marcos con cerramiento de mampostería. 

 

En ambas figuras, en especial en la Figura 4-10, se puede observar que hay una 

diferencia según la ductilidad que tenga el marco. Los marcos OMF gastan un 

porcentaje mayor de su capacidad extra en los momentos de segundo orden que los 
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Por otro lado, al utilizar paredes livianas de acero galvanizado, según los diseños 

obtenidos, también gastan un porcentaje mayor de la capacidad extra que los marcos 

con paredes de mampostería.  

 

Sin embargo, lo importante de destacar aquí, es que para todos los casos, el porcentaje 

máximo que se alcanza es menor al 7%. Esto significa que de la capacidad extra, sobra 

un porcentaje muy alto (mayor al 93%) para soportar los momentos de segundo orden, 

lo cual cubre satisfactoriamente cualquier imprecisión en el cálculo al analizar el efecto 

P-∆ de una manera simplificada. Desde el punto de vista de capacidad, se puede 

observar que el incremento de momento por el efecto P-∆ no es significativo para 

ningún marco. 

 

En las figuras 4-11 y 4-12 se encuentra graficado el coeficiente sísmico para el instante 

de la primer cedencia Cy en el marco, la cual ocurre en el nodo viga-columna. Este 

cálculo toma en consideración el incremento de momento P-∆ simplificado, a como se 

ha calculado anteriormente.  

 

Es importante resaltar el hecho de que en todos los casos el coeficiente sísmico Cy es 

muy cercano a la unidad. Cuando el coeficiente es igual a la unidad, significa que el 

marco es capaz de soportar cargas horizontales iguales al peso de la estructura, lo cual 

es análogo a construir el marco  girado 90 grados y decir que el marco es capaz de 

soportar su propio peso. En las figuras 4-13 y 4-14 se muestra el promedio obtenido del 

coeficiente sísmico Cy que se muestra en las figuras 4-11 y 4-12 mencionadas antes.  
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Figura 4-11. Gráfico del coeficiente sísmico en el instante de la primer cedencia, en marcos con 

cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 
Figura 4-12. Gráfico del coeficiente sísmico en el instante de la primer cedencia, en marcos con 

cerramiento de mampostería. 
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Figura 4-13. Coeficiente sísmico promedio en marcos con cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 
Figura 4-14. Coeficiente sísmico promedio en marcos con cerramiento de mampostería. 
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mayor Cy con respecto al Cdiseño.  
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Figura 4-15. Razón entre el Cy y Cdiseño en paredes de acero galvanizado 

 

 

 
Figura 4-16. Razón entre el Cy y Cdiseño en paredes de mampostería. 

 

En la Figura 4-17 se encuentra expresado gráficamente el promedio de la razón Cy/ 

Cdiseño según la ductilidad y el tipo de cerramiento utilizado. 
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Figura 4-17. Promedio del coeficiente de la razón Cy/Cdiseño. 

 

En la figura anterior se puede ver que no existe mucha diferencia según el tipo de 

cerramiento utilizado, por lo tanto en la Tabla 4-3 expone el cálculo del promedio 

obtenido para el grupo de marcos separados según la ductilidad. 

 

Tabla 4-3. Promedio de la razón Cy/Cdiseño según la ductilidad del marco. 

Tipo de marco SMF OMF 

Promedio Cy/Cdiseño 10,1 3,27 

Desviación estándar 1,1 0,26 

 

De la tabla anterior, se puede observar que los marcos OMF soportan 

aproximadamente 3 veces la carga correspondiente al sismo de diseño, mientras que 

los marcos SMF soportan 10 veces más. 
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columna en combinación de fuerza axial y momento. Además en esas mismas figuras 
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se encuentra graficado el límite utilizado para el diseño de estos marcos el cual es de 

∆i/H=0,024. 

 

Se puede observar que los marcos soportan un desplazamiento varias veces mayor 

para el cual fue diseñado. Esto muestra la gran capacidad de deformación que tienen 

estos marcos. Estos desplazamientos graficados, muestran que para cada tipo de 

cerramiento utilizado, los marcos SMF y OMF forman grupos de líneas separadas, de 

tal forma que los marcos SMF forman un grupo que admite un mayor desplazamiento, 

dado que se encuentra más arriba en el gráfico que los marcos OMF. Esto debido a que 

los marcos SMF son más dúctiles y por lo tanto el diseño por desplazamiento límite 

requiere que sean más robustos para cumplir con el desplazamiento, lo cual hace que 

la capacidad última de desplazamiento sea mayor. 

 

Estos cálculos sirven como indicador para inferir que el desplazamiento límite es muy 

estricto desde el punto de vista de resistencia, haciendo que se diseñen marcos 

ineficientes. Por lo tanto para que no haya tanta diferencia entre la capacidad del marco 

y la resistencia requerida, se podría aumentar el límite de desplazamiento. 

 

En esas figuras se puede observar que las líneas que unen los puntos se encuentran 

muy cerca según la ductilidad del marco, en especial para los marcos OMF. Por eso se 

puede pensar que un promedio sería un buen indicador del valor de ∆i/H último, 

asignado al marco según la ductilidad. De hecho esto se puede observar claramente en 

la Figura 4-20 donde se grafica el promedio en un diagrama de barras. La leyenda del 

gráfico hace referencia al tipo de cerramiento utilizado en el marco. Se puede observar 

que el tipo de cerramiento no influye, sino que el parámetro principal es la ductilidad del 

marco. 
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Figura 4-18. Desplazamiento inelástico relativo de cedencia en marcos con cerramiento de acero 

galvanizado. 

 

 

 
Figura 4-19. Desplazamiento inelástico relativo de cedencia en marcos con cerramiento de mampostería. 
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Figura 4-20. Promedio del desplazamiento inelástico relativo último. 

 

En la Tabla 4-4 se muestra el promedio tomando en cuenta todos los datos, separados 

según la ductilidad del marco. 

 

Tabla 4-4. Desplazamiento inelástico (∆i/H) promedio de todos los marcos. 

Tipo de marco SMF OMF 

Promedio ∆∆∆∆i/H 0,223 0,070 

Desviación estándar 0,019 0,002 

 

De lo anterior se puede deducir que cuando se diseña un marco para que cumpla con 

un desplazamiento límite de ∆i/H=0,024: 

� si se diseña tipo SMF, el diseño admite un desplazamiento último de ∆i/H=0,223. 

Es decir aproximadamente 9 veces mayor al límite. 

� si se diseña tipo OMF, el diseño admite un desplazamiento último de ∆i/H=0,07. 

Es decir aproximadamente 3 veces mayor al límite. 

 

De los resultados obtenidos hasta el momento, se ha observado que los marcos tipo 

SMF son más dúctiles y se desplazan más que los OMF, lo cual hace que el límite de 

desplazamiento sea más difícil de cumplir. Por eso se puede pensar que este tipo de 
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marco no es eficiente. Esto se puede ver desde el punto de vista económico, por eso en 

las figuras 4-21 y 4-22 se graficó un índice de peso. Este consiste en dividir el peso del 

marco entre el área definida por el producto de L y S. Esto para obtener un peso por 

metro cuadrado y poder comparar cuál tipo de marco es más eficiente para soportar las 

cargas. Entre más pesado el marco es más costoso económicamente. 

 

En general, para ambos tipos de cerramiento, los marcos SMF son más pesados que 

los OMF. Además al usar separaciones de 9m entre marcos, se obtiene mejor 

rendimiento, siendo el marco más eficiente el tipo OMF con espaciamiento de 9m para 

una luz dada. 
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Figura 4-21. Gráfico del índice de peso, en marcos con cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 
Figura 4-22. Gráfico del índice de peso, en marcos con cerramiento de mampostería. 
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Según lo menciona el Código Sísmico al final del artículo 7.8 (b) (resaltado con negrita 

en el siguiente párrafo) 

 

“En edificaciones de Categoría B, D o E diseñadas con ductilidad local óptima, 

pueden incrementarse los límites superiores de los desplazamientos relativos de 

la Tabla 7.2 hasta en un 50%. En este caso para el análisis se debe utilizar 

alguno de los métodos alternos del artículo 7.7 y es necesario considerar el 

efecto P-∆. La capacidad estructural ante cargas laterales considerando este 

factor y correspondiente a los límites de desplazamientos relativos, debe 

ser mayor que el 80% de la capacidad estructural máxima” [ref. 4] 

 

Para interpretar este artículo se puede utilizar la Figura 4-23. 

 
Figura 4-23. Resistencia del marco ante cargas laterales. 

 

La capacidad ante cargas laterales en un marco, se calcula por medio de un análisis de 

push over, en el cual se obtiene el valor de las cargas laterales que causan la falla total 

del marco cuando éste se convierte en un mecanismo debido a las rótulas plásticas. Se 

puede realizar el análisis sin tomar en cuenta el efecto P-∆, es decir, por medio de un 
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análisis de primer orden. En la figura anterior se muestra graficado la curva que 

representa este análisis de primer orden en función del desplazamiento. En el instante 

de falla se registra la fuerza sísmica FS1. Sin embargo si se realiza el análisis tomando 

en cuenta el efecto P-∆ se obtiene una curva que alcanza como punto máximo una 

fuerza FS2 < FS1. 

 

El artículo 7.8 (b) lo que indica es que se debe cumplir lo siguiente: 

 

 	�


	��

> 0,80 (4.1) 

 

Donde FS1 es la fuerza sísmica que produce la falla en el marco, obtenido de un 

análisis de push over de primer orden; mientras que FS2 es la fuerza sísmica que 

produce la falla en el marco, obtenido de un análisis de push over que incluye el efecto 

P-∆. 

 

Sin embargo en esta investigación no se realizó un análisis de push over, sino que para 

aproximar la relación de la ecuación 4.1, se utilizan las fuerzas sísmicas que producen 

la primer cedencia en el marco, obtenidas de un análisis de primer orden (FS1) y de un 

análisis que incluye el efecto P-∆ (FS2).  

 

Aquí se denomina factor de estabilidad a la razón de la izquierda en la ecuación 4.1.  

 

Se graficó el factor de estabilidad en las figuras 4-24 y 4-25. Se puede observar que 

para los marcos OMF con ambos tipos de cerramiento, el factor de estabilidad es mayor 

a 0,80. En los marcos SMF con cerramiento de acero galvanizado el factor de 

estabilidad es menor que 0,80, sin embargo es cercano a 0,70; en cambio cuando 

tienen cerramiento de mampostería, el valor del factor de estabilidad es cercano a 0,80.  
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Figura 4-24. Factor de estabilidad en marcos con cerramiento de acero galvanizado. 

 

 

 
Figura 4-25. Factor de estabilidad en marcos con cerramiento de mampostería. 

 

De las figuras anteriores, aunque haya marcos con un factor de estabilidad menor que 

0,80, el desplazamiento para que ocurra la primer cedencia es mucho mayor al 

desplazamiento ante las cargas de servicio, como se observó antes en las figuras 4-18 

y 4-19. Por lo tanto resulta excesivo exigir que el marco cumpla con este requisito. 
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Por otro lado, se obtuvo el período de cada marco. En las siguientes figuras se muestra 

graficado el período para los distintos marcos. 

 

 
Figura 4-26. Período de oscilación ante cargas de sismo para los marcos con cerramiento de acero 

galvanizado. 

 

 
Figura 4-27. Período de oscilación ante cargas de sismo para los marcos con cerramiento de 

mampostería. 
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De las figuras anteriores, se observa que los marcos OMF tienen períodos de oscilación 

ante cargas de sismo, más largos que los marcos SMF. También, viendo la magnitud 

del período de los marcos, se deduce que un instante después del sismo, se podría 

apreciar a simple vista el movimiento del marco. 
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5 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 

 

5.1 Conclusiones 

 

En esta sección se exponen las conclusiones más importantes a partir de los resultados  

obtenidos en esta investigación según los objetivos planteados. 

 

El diseño de los marcos estuvo regido por el desplazamiento límite utilizado en esta 

investigación de ∆i=0,144m, no por la resistencia. Este desplazamiento límite es 50% 

mayor al que define el Código Sísmico de Costa Rica en la Tabla 7.2. La resistencia 

requerida que rigió en la mayoría de los casos corresponde a la combinación de cargas 

gravitacional, excepto en cuatro de los marcos; los marcos con cerramiento de 

mampostería tipo OMF de luces de 15 y 20m. 

 

Desde el punto de vista de resistencia, el diseño de los marcos es ineficiente, dado que 

los marcos fueron diseñados para cumplir con el desplazamiento límite, la capacidad 

estructural supera significativamente a la capacidad requerida por la carga última. 

Además, los marcos tipo SMF son más flexibles y tienden a desplazarse más que los 

OMF ante el sismo de diseño, por eso los SMF tienen secciones más robustas que los 

OMF y se produce entonces un sobrante de capacidad más grande que en los OMF.  

 

La  capacidad en fuerza axial de las columnas, es superior a la resistencia demandada, 

de tal forma que la carga última es despreciable con respecto a la capacidad que tienen 

las columnas en carga axial. 

 

El incremento en el momento de sismo debido al efecto P-∆ (∆M) es pequeño. Este 

incremento disminuye conforme aumenta la luz del marco. Es mayor para los marcos 

SMF que para los OMF. Este incremento de momento ∆M expresado porcentualmente 

con respecto al momento que produce el sismo (Msism), es decir, el valor de ∆M/Msism, 
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es aproximadamente de 6% como máximo para los marcos SMF y de 5% como máximo 

para los OMF; lo cual representa el porcentaje obtenido para una luz de 15m y 

cerramiento de acero galvanizado. Por lo tanto el espaciamiento entre marcos no 

produce una diferencia importante en el valor del porcentaje ∆M/Msism, que representa la 

razón entre el incremento de momento producido por el efecto P-∆ y el momento 

producido por las cargas de sismo; obtenidas del análisis de primer orden con la 

combinación de cargas que rige. 

 

Se calculó la capacidad extra (MEx) que tiene cada marco, más allá de la que necesita 

para soportar el momento y la carga axial que se requiere por análisis de primer orden 

para equilibrar las cargas sísmicas; es decir, la capacidad extra es la capacidad que le 

sobra al marco para resistir los efectos de segundo orden. Con respecto a esto, el 

efecto P-∆ resultó ser poco significativo, dado que el porcentaje máximo de ∆Madm/MEX 

que se calculó en esta investigación es menor al 7%.  

 

Se calculó el coeficiente sísmico que corresponde a las cargas de sismo que causan la 

primer cedencia en el marco. Este cálculo incluye el efecto P-∆ (calculado de forma 

simplificada). Este coeficiente es muy cercano a la unidad. Además, es 3 veces mayor 

al coeficiente del sismo de diseño en marcos OMF y 10 veces mayor en marcos SMF. 

Este otro punto de vista muestra nuevamente que los marcos son poco eficientes. 

 

Por otro lado, se calculó el desplazamiento inelástico relativo dividido entre la altura de 

las columnas (∆i/H) que alcanza el marco cuando se produce la primer cedencia. Se 

observó que el desplazamiento último ∆i/H es prácticamente constante sin importar la 

luz del marco, el espaciamiento entre marcos, ni el tipo de cerramiento, y se puede 

decir que depende solamente de la ductilidad del marco. De esta forma se obtuvo que 

en promedio ∆i/H para los marcos tipo SMF es ∆i/H=0,223 y para los marcos tipo OMF 

es ∆i/H=0,07.  
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También se realizó una comparación de eficiencia por peso entre los marcos, donde se 

obtuvo que los marcos SMF son menos eficientes que los OMF. Además se obtuvo que 

para cada tipo de ductilidad utilizada, es más eficiente utilizar una separación entre 

marcos de S=9m comparado a la separación de S=6m. De esta forma el marco más 

eficiente según la luz requerida, es el que tiene un espaciamiento de S=9m tipo OMF. 

En resumen: 

 

Al aumentar el límite de desplazamiento del Código Sísmico de Costa Rica 2002 en un 

50%, el efecto P-∆ no es significativo en el análisis y diseño de los marcos industriales 

de acero. 

 

5.2 Recomendaciones 

 

Se recomienda que los marcos industriales de acero sean diseñados como marcos 

OMF y no SMF por razones de economía y porque se desplazan menos. Por otro lado, 

también es más eficiente dejar un espaciamiento entre marcos de 9m en lugar de 6m; 

tomando en cuenta el peso del marco en relación al área determinada por el 

espaciamiento entre marcos y la luz del marco. 

 

No es necesario realizar análisis de segundo orden para diseñar los marcos, pero  si se 

desea tener una estimación del incremento de momento producido por el efecto P-∆, se 

puede calcular como un 6% del momento producido por el sismo en el análisis de 

primer orden. 

 

Se recomienda aumentar el límite de desplazamiento más allá de un 50% con respecto 

al límite dado por el Código Sísmico de Costa Rica 2002 en la tabla 7.2. Esto debido a 

que se produce un desperdicio en la capacidad de los marcos diseñados para cumplir 

con este límite; esto desde el punto de vista de resistencia. Para ello se debe realizar 

una investigación más a fondo para determinar en cuánto se debe aumentar, tomando 

en cuenta no sólo la resistencia, sino otros efectos producidos por los desplazamientos 
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de sismo, como lo es el daño secundario, donde se pueden afectar elementos no 

estructurales y la vida humana. 

 

Es importante aclarar que los resultados de esta investigación no se deben utilizar para 

estructuras tipo mezzanine, sino que está restringido al modelo de estructura aquí 

utilizado. Tampoco el uso de baldosas prefabricadas u otros materiales de cerramiento 

puede considerarse, pues la manera en que estas transmiten la carga al marco puede 

no concordar con lo considerado en el modelo aquí planteado. 
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ANEXO 1 

 

Efecto del acartelado en la capacidad a flexión 

 

En esta sección se muestra por medio de un ejemplo el cálculo de la capacidad en 

flexión de un elemento de sección variable. Se muestra además, que la capacidad por 

flexión utilizando el método de esfuerzos admisibles (ASD) de la especificación del 

AISC del año 1980 en su apéndice D, transformado al método de factores de carga y 

resistencia (LRFD) es igual a la que se obtiene por medio de los cálculos realizados en 

la sección 3.1.2.  

 

En primer lugar se calcula el factor γ que constituye la pendiente del elemento 

acartelado por medio de la ecuación 3.18. Dado que siempre la altura de viga en el 

extremo grande es tres veces la altura del extremo pequeño se tiene: 
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El valor anterior debe ser menor que el menor de los siguientes valores: 
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Por lo tanto se cumple con esta restricción. Esta sirve para garantizar que se pueden 

utilizar las ecuaciones de la especificación del AISC 1980 [Ref. 2]. 

 

Las ecuaciones para determinar el esfuerzo admisible en flexión Fbγ para elementos 

acartelados se muestran a continuación: 
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Pero si 
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En las fórmulas anteriores, 
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Donde: 

fos Ald,,h γ+= 0230001      (A-6) 

Tow rl,,h γ+= 00385001      (A-7) 

l = Distancia entre secciones arriostradas contra pandeo lateral torsional o       

desplazamiento del ala en compresión, pulg 

 

rTo  = Radio de giro la sección del extremo más pequeño, considerando solamente el 

ala en compresión más un tercio del área del alma en compresión, tomado en 

un eje en el plano del alma, pulg. 

 

Af  = Area del ala en compresión, pulg cuadradas. 

γ = Pendiente de la sección variable (acartelada). 

do = Altura de la sección en el extremo pequeño del segmento no arriostrado, pulg. 

dl = Altura de la sección en el extremo grande del segmento no arriostrado, pulg. 
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El factor B se considera conservadoramente igual a uno. 

 

Para calcular el valor de rTo se debe primero calcular la inercia del segmento de área 

que se encuentra achurado en la Figura A1. En ésta se puede observar el diagrama de 

esfuerzos por flexión en la sección.  

 

 
Figura A-1. Cálculo de rTo 

 

Se inicia con el cálculo de la inercia ITo con respecto al plano del alma, es decir, un eje 

vertical según la Figura anterior. 
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  Luego 
6

h
ttbA wffTo +=      (A-9) 

 

Los datos del ejemplo, se obtienen del marco 13 que corresponde al marco con paredes 

de mampostería, ductilidad µ = 6, luz de 15 m y espaciamiento entre marcos de 6 m 

donde: 

h = 0,20 m (el cual corresponde a la altura del alma en el extremo pequeño) 
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bf = 0,23 m 

tf = 0,01905 m (3/4 pulg) 

tw = 0,00794 m (5/16 pulg) 
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Para utilizar las ecuaciones A-6 y A-7 se tiene que: 
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De la ecuación A-4 y A-5: 
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Por lo tanto el esfuerzo admisible para flexión se calcula por medio de la ecuación A-2: 
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Dado que el resultado es mayor que el 60% de Fy entonces: 

 

Ksi 621,Fb =γ  

 

Este resultado se obtuvo igualmente en todos los marcos analizados en la 

investigación. 

 

El método de esfuerzos permisibles (ASD) reduce el esfuerzo de cedencia a un 60% 

como factor de seguridad. En cambio el método LRFD utiliza toda la capacidad a la 

cedencia de la sección. Dado que en el resultado obtenido se permite utilizar el máximo 

esfuerzo permisible, se puede concluir que no existe un efecto reductor de la capacidad 

producido por el acartelado. 

 

De lo anterior, se concluye que utilizando el método LRFD, se permite desarrollar todo 

el esfuerzo de cedencia en la sección, por lo tanto, se puede alcanzar el momento 

plástico Mp, pudiéndose realizar el cálculo de la capacidad en flexión utilizando las 

ecuaciones de la especificación del AISC 2005 [Ref. 3].  

 

Efecto del acartelado en la capacidad a compresión 

 

Las ecuaciones de cálculo de la capacidad en compresión de elementos acartelados del 

Apéndice D de las especificaciones del AISC 1980, son iguales a las ecuaciones 

utilizadas en los elementos prismáticos. El efecto del acartelado se toma en cuenta por 

medio del factor de longitud efectiva de la columna Kγ; como lo dice la ref. 5: 
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Las fórmulas del esfuerzo admisible en compresión para miembros acartelados 

en la sección D.2, son idénticas a aquellas para el diseño de miembros 

prismáticos del AISC. La influencia del acartelado, es incorporado en el factor de 

longitud efectiva. 

(Lee & Morrell, 1975) 

 

En el párrafo anterior, se hace referencia a la sección D.2, la cual corresponde a dicha 

sección del manual del AISC del año 1980 (ref. 2). 

 

 En el Anexo 2 se muestra por medio del ejemplo de cálculo el procedimiento para 

obtener este factor.  
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Memoria de cálculo descriptiva 

 

En esta sección se presenta un ejemplo de la memoria de cálculo del marco tipo SMF, 

el cual corresponde al marco 15 de la Tabla 3-1. En este se describe el procedimiento 

seguido y las suposiciones de diseño. 

 

Los datos iniciales son los siguientes: 

 

L = 25 m 

S = 6 m 

µ = 6 

h = 0,7 m 

bf = 0,32 m 

tf = 0,01905 m (3/4 pulg) 

tw = 0,00953 (3/8 pulg) 

Fy = 2520 kg/cm2 (36 ksi) 

Pendiente del techo: 20% 

Altura de columnas: 6 m 

Densidad el acero = 7850 kg/m3 

Paredes de mampostería, de 350kg/m2. 

 

Cálculo de cargas 

Carga permanente 

 

electromecánico = 30 kg/m2,  

otros = 30 kg/m2;  

total carga muerta = 60 kg/m2 

 

Carga permanente uniformemente distribuida: 60 kg/m2*6 m= 0,360 ton/m 

 

Carga temporal 
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Carga temporal (CSCR-02) = 40kg/m2 

Carga temporal uniformemente distribuida = 40 kg/m2 * 6m = 0,240 ton/m 

 

Carga de sismo 

 

Zona IV 

Sitio de cimentación S3 

Aceleración pico efectiva, aef = 0,44 

Sobre resistencia, SR = 2 (tipo marco) 

Factor de importancia, I = 1 

Aproximación inicial del período, T = 0,12  

Factor espectral dinámico: FED = 0,760 

 

Coeficiente sísmico: 16720
02

760001440
,

,

,,,

SR

FEDIa
C

ef =
⋅⋅

=
⋅⋅

=  

Masa del marco: 

Largo del techo: m,,
mm

Ltecho 525200
2

25

2

25
2

22

=






 ⋅+






=  

Masa de la estructura del techo:  

Masa de acero: kgtLbtL
h

hW aceroftechofwtecho 33302
2

1

3
=








+







 += γ  

Cargas permanentes: kgkgmmCPSLW 900060625 =⋅⋅=⋅⋅=  

Masa de la mitad de las columnas:  

kgtbt
h

hW aceroffw 83623223
2

1

3

2
=








⋅⋅+⋅⋅







 += γ  

Total de masa: 3330 + 9000 + 836 = 13166 kg 

Carga sísmica = coeficiente sísmico* total de masa 

La carga sísmica se divide entre 3 para distribuir la carga en los 3 nodos; dos en las 

uniones viga columna y otra en la cumbrera. 
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ton
kgWC

CS 734,0
3

131661672,0

3
=

⋅
=

⋅
=

 

 

Masa de las paredes: (350kg/m2) 

 

=S*H/2*350kg/m2=6m*3m*350kg/m2=6300kg 

Carga sísmica aportada por la masa de las paredes de mampostería: 

=0,1672*6300kg=1053kg=1,053ton 

 

Las carga sísmica que se utiliza en el programa de análisis estructural en los nodos de 

unión viga columna, deben incluir tanto la carga proveniente del peso del marco, como 

la del peso de las paredes de mampostería, por esto se deben sumar como sigue: 

1,053ton+0,734ton=1,787ton. 

 

En resumen las cargas de sismo utilizadas son: 

 

Carga en la cumbrera: 0,73 ton 

Carga en la unión viga columna: 1,79 ton 

 

Cargas de viento 

 

El valor de qs se obtiene de la Tabla 2-3, para una velocidad de 113 Km/h, se tiene que 

qs=61,5kg/m2.  

 

Para el cálculo del factor Ce, se utiliza para las paredes, la mayor altura  es decir 6,10m; 

mientras que para el techo cuyo punto más alto está a 8,5m, se utilizo una interpolación 

entre los valores de altura y los valores de Ce de la tabla. De esta forma: 

Ce=1,45 para las paredes. 

Ce=1,53 para el techo. 
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En el caso del factor Cq es el siguiente: 

Cq=0,8 paredes a barlovento hacia adentro 

Cq=0,86 hacia afuera para el techo a barlovento; haciendo una interpolación 

lineal entre las pendientes dadas. 

Cq=0,7 hacia afuera para el techo a sotavento. 

Cq=0,5 hacia afuera para la pared a sotavento. 

  

Se utiliza un factor de importancia de uno. 

 

Cargas de viento: se debe multiplicar qs por el espaciamiento S para obtener el valor de 

la carga uniformemente distribuida por metro en el marco. 

CV = S qs Ce Cq  [ton/m] 

Pared a barlovento:0,43 ton/m 

Techo a barlovento: -0,49 ton/m 

Techo a sotavento: -0,40 ton/m 

Pared a sotavento: -0,27 ton/m 

 

Análisis estructural 

 

Dado que se ha utilizado el modelo mostrado en la Figura 2-3 para modelar el efecto del 

acartelado de las vigas y las columnas, se debe calcular el valor de la altura de la 

sección para cada elemento. La altura de la sección h que se anotó al principio de la 

memoria, corresponde a la parte más grande del elemento acartelado, y es igual en la 

columna como en la viga; en la parte más pequeña del elemento la altura mide h/3. 

 

Se utiliza la altura promedio de cada pedazo del elemento. La altura h se define en la 

Figura 4-1. La altura total d de la viga es igual a d=h+2*tf. 

h=0,7m          h/3=0,23m 
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ℎ� = 0,7� − 0,7� − 0,23�6 = 0,621�;   �� = ℎ� + 2�� = 0,62� + 2 × 0,0191 = 0,66� 

ℎ� = 0,7� − 3 × 0,7� − 0,23�6 = 0,47�;  �� = 0,51� 

ℎ� = 0,7� − 5 × 0,7� − 0,23�6 = 0,31�; �� = 0,35� 

 

 

Análisis por cargas gravitacionales 

 

Los resultados por cargas gravitacionales, gobernó la combinación de cargas de 

1,2CP+1,6CT.  

 

En la siguiente figura se muestra el diagrama de momentos obtenido. El máximo 

momento ocurre en la unión viga columna. 

 

 
Figura A-2. Diagrama de momentos con cargas gravitacionales. [Tomado de Sap2000] 

 

El momento máximo es: 47,1 ton-m. 

La carga máxima en la columna es: 13,4 ton. 

La carga máxima en la viga es: 10,1 ton. 

El cortante máximo es: 10,6 ton. 

Desplazamiento horizontal: ∆CP=0,0061m 
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Análisis por cargas de viento 

 

La combinación de cargas que se utiliza es 0,9CP+1,6CV. En la siguiente figura se 

muestra el diagrama de momentos que se obtiene del análisis. 

 

 
Figura A-3. Diagrama de momentos con cargas de viento. [Tomado de Sap2000] 

 

El momento máximo es: 21,2 ton-m. 

La carga máxima en la columna es: 4,41 ton en tensión. 

La carga máxima en la viga es: 3,42 ton en tensión. 

 

Análisis por cargas de sismo 

 

En el cálculo de las cargas de sismo, se realiza un procedimiento iterativo para obtener 

el verdadero valor del período de la estructura, para poder calcular así el FED y luego el 

coeficiente sísmico respectivo.  

 

Esto se realiza a partir de la primer estimación del período que da el Código Sísmico de 

Costa Rica 2002 en el capítulo 7, donde se tiene que el período T=0,12N, donde N es el 

número de pisos. En este caso, N=1, por lo tanto T=0,12 segundos. Luego se obtiene el 

coeficiente sísmico, se introducen las cargas al programa de análisis, y se obtiene el 
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desplazamiento horizontal (ver Figura 3-10). Luego utilizando la ecuación 3.2 se calcula 

el nuevo período, se vuelve a obtener otro coeficiente sísmico y otras cargas, se vuelve 

a realizar el análisis para obtener otro desplazamiento. Este proceso iterativo se realizó 

tres veces y se alcanzó a converger a un valor, de esta forma en la tercera iteración, el 

valor del coeficiente sísmico era igual al del paso anterior. 

 

En este ejemplo de cálculo, se realiza la última iteración, mostrando el uso de la 

ecuación 3.2 que se reescribe a continuación. 

 

� = 2��1� � �� �!� "#�$%�� &�#�$ �!�  

 

El último coeficiente sísmico obtenido es C = 0,0867. 

 

En la siguiente tabla se encuentran los valores utilizados para calcular las sumatorias 

de la ecuación 3.2. En la primera columna el nodo 1 y 3 se refieren al nodo viga 

columna, mientras que el nodo 2 hace referencia al nodo de la cumbrera. En las otras 

columnas el subíndice i hace referencia al nodo i. 

 

Tabla A-1. Cálculo de sumatorias. 

Nodo '() (m)    *( (ton) +( (ton) *("'()%, +('() 

1 0,0114 10,7 0,926 0,00139 0,0106 

2 0,0114 4,4 0,380 0,00057 0,0043 

3 0,0114 10,7 0,926 0,00139 0,0106 

   
Σ 0,00335 0,0254 

 

 

De esta forma la ecuación queda como sigue: 
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� = 2�� 19,81 � .�/ 0,00335�01 ∙ ��0,0254� = 0,728. 

 

Con este valor del período de la estructura, se puede obtener el FED. Utilizando los 

valores de la Tabla D.11 (Anexo D del Código Sísmico de Costa Rica 2002) en la 

columna para ductilidad de µ=6, se puede interpolar el valor del FED para el período de 

T=0,73s de esta forma se obtiene: 

 &34 = 0,395 

 

Se calcula entonces el coeficiente sísmico como sigue: 

 

5 = 0,44 ∙ 1,0 ∙ 0,3952 = 0,0868 

 

Por lo tanto las cargas a introducir en el programa de análisis estructural son: 

 

Nodo viga columna:    

613,166�013 + 6,300�017 0,0868 = 0,928�01 

Nodo en la cumbrera: 13,166�013 ∙ 0,0868 = 0,381�01 

 

Existe una pequeña diferencia entre las fuerzas calculadas y las que aparecen en la 

Tabla A-1, sin embargo, no es significativo. Por lo tanto se deja de hacer iteraciones. 

 

La combinación de cargas de sismo que gobierna es 1,05CP+CS. En la siguiente figura 

se encuentra el diagrama de momentos obtenido con esta combinación de cargas. 
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Figura A-4. Diagrama de momentos con cargas de sismo. [Tomado de Sap2000] 

 

Los resultados obtenidos del análisis son los siguientes: 

 

Momento máximo: Msism = 31,5 ton-m 

Carga máxima en la columna: R = 8,0 ton 

Carga máxima en la viga: 5,65 ton 

Desplazamiento inelástico: Δ9 = :; ∙ < ∙ #$ = :; ∙ < ∙ Δ$ = 2 ∙ 6 ∙ 0,0114� = 0,137� 

Coeficiente sísmico: C = 0,0868 

 

Del desplazamiento inelástico por cargas de sismo se puede observar que se cumple 

con el desplazamiento límite propuesto en esta investigación de 0,144m. 

 

Cálculo de resistencias 

Verificación de pandeo local de la sección utilizada 

 

Los datos de la sección utilizada son los siguientes: 

 

h = 0,7 m 

bf = 0,32 m 

tf = 0,01905 m (3/4 pulg) 



A-17 
 

tw = 0,00953 (3/8 pulg) 

 

Las restricciones para el ala se obtienen utilizando la ecuación 3.10: 

 

=� ≤ 0,30� 3&?  ;   =� = =�2�� = 0,32�2 ∙ 0,01905� = 8,40 < 0,3�29000A.B36A.B = 8,51 

 

Se cumple satisfactoriamente. 

 

Las restricciones para el alma se obtienen de la ecuación 3.11 o 3.12. Se debe calcular 

la razón Pu/(φb Py) para determinar cuál es la que se debe utilizar. 

 

Cálculo de Py: 

 

Área de la sección de h=0,7m: A=0,01886m2 

Esfuerzo de cedencia de la sección: 2520 kg/cm2 = 25 200 ton/m2 

Py=25 200 ton/m2*0,01886m2 = 474 ton CDEFC? = 13,4�010,9 ∙ 474�01 = 0,0314 ≤ 0,125 

Se debe usar entonces la ecuación 3.11 de la siguiente manera:  

ℎ�G ≤ 3,14� 3&? H1 − 1,54 CDEFC?I 

0,7�0,00953� = 73,5 < 3,14�29000A.B36A.B "1 − 1,54 ∙ 0,0314% = 84,8 

 

Se cumple satisfactoriamente. 
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Cálculo de la capacidad en flexión 

 

Como parte de las hipótesis de diseño, se considera que el marco se puede arriostrar 

contra el pandeo lateral torsional, de tal forma que se puede desarrollar la cedencia en 

todas las secciones transversales del elemento sometido a flexión. Por lo tanto para el 

cálculo de la capacidad en flexión, se utiliza la ecuación 3.13. 

 

El cálculo del módulo plástico para la sección utilizada es: 

 

JK = L�Mℎ + ��N + LG2 ℎ2 

JK = 0,006096��"0,7 + 0,01905%� + 0,00667��2 0,7�2 = 0,00555�� 

 

Por lo tanto la capacidad en flexión es: 

 

EOP = 0,9JK&? = 0,9 ∙ 0,00555 �� ∙ 25200 �01�� = 126 �01 ∙ � 

 

Cálculo de la capacidad en compresión 

 

Primero se calcula el valor de γ para utilizar las gráficas apropiadas: 

 

Q = �R − �S�S = ℎ − ℎ 3/ℎ 3/ = 2 

 

Se busca obtener el valor de GT y GB para utilizar el nomobrama de la Figura 3-5 e 

interpolar el factor de esbeltez de la columna. Dado que el valor de IT de la figura 

corresponde a una viga prismática y recta, hay que utilizar la ecuación 3.21 para 

obtener una inercia que sea equivalente al de una viga recta y prismática.  
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TU = =U33 AVV"1 − 5VW5WV% 

 

Para obtener los valores de KAA, CAB y CBA, se debe primero calcular el valor de P/Pex 

donde: 

 

C$K = ��3T=U� = �� ∙ 2,03 × 10X �01 ��/ ∙ 2,04 × 10YZ�Z12,75��� = 251 �01 

 

El valor de la inercia I que se utiliza es la inercia en el eje x de la sección donde se unen 

las vigas en la cumbrera. CC$K = 13,4�01251�01 = 0,05 

 

La carga P=13,4ton corresponde a la carga mayorada por carga gravitacional 

(1,2CP+1,6CT), dado que es la carga más grande obtenida según las combinaciones 

de carga del código sísmico. 

 

De la Figura 3-7(a) se obtiene el factor KAA=5,5*4EI/L donde I corresponde a la inercia 

de la sección en la cumbrera y L corresponde a bT.. De la Figura 3-7(c) se obtiene el 

factor CAB=0,28 y de la Figura 3-7(d) se obtiene CBA=0,82. 

 

TU = =U33 AVV"1 − 5VW5WV% = =U33 5,5 43 ∙ 2,04 × 10YZ�Z=U "1 − 0,28 ∙ 0,82% = 0,001153 �Z 

 

Ahora se tiene que: 

 

[U = =UTSℓTU = 12,75� ∙ 2,04 × 10YZ�Z6� ∙ 0,001153�Z = 0,38 

 

Por otro lado, dado que IB es cero, puesto que no existe rigidez proporcionada por 

ninguna viga al nivel de los apoyos, entonces: 
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[W = =WTSℓTW → ∞ 

 

Sin embargo por recomendación del AISC [ref. 2] se utiliza: 

 [W = 10 

 

Con estos valores se puede utilizar la Figura 3-5 para interpolar el valor de Kγ: 

 A_ = 1,1 

 

Se debe calcular el factor de longitud efectiva para el pandeo con respecto al eje de 

inercia débil. Para esto, se puede considerar que la columna es prismática, puesto que 

la inercia es aproximadamente constante, debido a que depende en su mayoría de la 

geometría de las alas; la cual es constante, y no tanto de la geometría del alma; que sí 

varía. Sin embargo, se utiliza conservadoramente un factor de Ky=1,0. 

 A? = 1,0 

 

Se procede al cálculo de la esbeltez de la columna, para esto se debe calcular la inercia 

y el área; para así poder calcular el radio de giro. Este cálculo es común por lo que no 

se incluye el desarrollo de éste. 

 

Esbeltez con respecto al eje x (inercia fuerte): 

 

K̀ = �TKL = �0,002042 �Z0,01441 �� = 0,119 � 

A_a
K̀ = 1,1 ∙ 6�0,119� = 55,4 
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Esbeltez con respecto al eje y (inercia débil): 

 

?̀ = �T?L = �0,0001041 �Z0,01441 �� = 0,085 � 

A?a
?̀ = 1,0 ∙ 4�0,085� = 47,1 

 

Nota: el valor de la longitud L para la esbeltez con respecto al eje débil, se toma como 

4m debido a que se colocan bracones que arriostran la columna a una altura de 4m 

desde el apoyo. 

 

Rige el pandeo con respecto al eje x (eje de inercia fuerte). 

 

Para calcular la resistencia en compresión se utilizan las ecuaciones 3.26 y 3.27. Para 

saber cuál utilizar, se calcula primero la siguiente expresión: 

 

6A_a
K̀ = 55,47 < b4,71� 3&? = 4,71�29000c.B36c.B = 134d 

 

Por lo tanto se utiliza la ecuación 3.26. Sin embargo primero se calcula el esfuerzo 

crítico de pandeo Fe: 

 

&$ = ��3
6A_a

K̀ 7� = ��29000c.B55,4� = 93,1 c.B 
&ef = H0,658ghgi I &? = 60,658�jkl�m�,� 7 36c.B × H70  c� n��/1 c.B I = 2143 c�n�� 

CP = &efLo = 2143 c�n�� × 6100n�1� 7� 6 1 �011000 c�7 × 0,01441�� = 308,8 �01 

ECP = 0,9 ∙ 308,8 �01 = 278 �01 
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Para el calcular el factor de esbeltez de la viga acartelada, se realiza un procedimiento 

análogo al de la columna. Se debe calcular los parámetros GT y GB, utilizando las 

ecuaciones 3.19 y 3.20, al igual que antes; sin embargo, se deben utilizar las 

ecuaciones 3.23 y 3.24 para calcular IT e IB. La Figura 3-8 muestra la interpretación que 

se debe utilizar para introducir los valores en las ecuaciones 3.23 y 3.24. 

 

El valor de la razón P/Pex es menor que 0,05; dado que el valor de Pex es igual para 

este caso, y el valor de P es menor que en el caso de la columna, pues según el 

análisis estructural, las vigas tienen menos carga. Al ser un método gráfico; para 

obtener el factor KAA, CAB y CBA, no hay mucha precisión; además al observar la Figura 

3-7, P/Pex=0,05 está muy cerca del eje vertical, es decir, gráficamente no hay mucha 

diferencia con P/Pex=0. 

 

TU = =U33 AVV"1 − 5VW5WV% = =U33 5,5 43 ∙ 2,04 × 10YZ�Z=U "1 − 0,28 ∙ 0,82% = 0,001153 �Z 

TW = =W33 AWW"1 − 5VW5WV% = =W33 1,85 43 ∙ 2,04 × 10YZ�Z=W "1 − 0,28 ∙ 0,82% = 3,88 × 10YZ �Z 

 

[U = =UTSℓTU = 6,0� ∙ 2,04 × 10YZ�Z12,75� ∙ 0,001153�Z = 0,083 

 

[W = =WTSℓTW = 12,75� ∙ 2,04 × 10YZ�Z12,75� ∙ 0,000388�Z = 0,53 

 

Luego se utiliza la Figura 3-5 para obtener Kγ: 

 A_ = 0,7 

 

A partir de aquí el cálculo de la capacidad en compresión de las vigas, es similar al 

realizado con las columnas. Los resultados obtenidos son: 
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 ECP = 243 �01 

 

Interacción entre el momento y la carga axial 

 

Para calcular el valor de la interacción entre el momento y la carga axial, se utilizan las 

ecuaciones 3.29 y 3.30. Para escoger cuál usar, se utiliza la prueba siguiente: 

 CDECP = 13 �01278 �01 = 0,048 < 0,2 

 

Se utiliza para Pu, la combinación de cargas gravitacionales, dado que es la 

combinación que rige por ser la más grande. Dado que la razón Pu/φPn es menor que 

0,2; se utiliza la ecuación 3.30. Cf2Ce + OfOe = 13,4 �012 ∙ 278 �01 + 47,1126 �01 ∙ � = 0,40 

 

Dado que el valor de la interacción es menor que la unidad, se considera que el diseño 

soporta las cargas requeridas por resistencia. 

 

Cálculo de la capacidad en cortante 

 

El cálculo de la capacidad en cortante viene dado por la ecuación 3.14 que se repite a 

continuación: pP = 0,6&?LG5q 

 

El valor de Cv se obtiene de las ecuaciones 3.15 a la 3.17, seleccionando la ecuación 

adecuada por medio de la siguiente prueba: 
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b1,10�Aq3&? = 1,10�5 ∙ 29000c.B36c.B = 69,8d < 6 ℎ�G = 0,7�0,00953� = 73,57
< b1,37�Aq3&? = 86,9d 

 

Por lo tanto se utiliza la ecuación 3.16: 

 

5q = 1,10rAq3? &?/ℎ �G/ = 69,873 = 0,95 

 

La capacidad en cortante es: 

 

pP = 0,6&?LG5q = 0,6 ∙ 2520 c�n�� ∙ 66,7 n�� ∙ 0,95 6 1 �011000 c�7 = 95,8 �01 

 

donde Aw es el área del alma: LG = ℎ ∙ �G = 66,7 n��. EpP = 0,9 ∙ 95,8 �01 = 86,2 �01 

 
 

Cálculo del efecto P-∆∆∆∆ simplificado 

 

El valor del incremento de momento debido al desplazamiento obtenido del análisis 

estructural y la carga en la columna más cargada por cargas de sismo se calcula como 

sigue: 

 ; = 8 �01;    Δ = Δst + Δuv = 0,0061 m + 0,137 m = 0,143m ΔO = ;Δ = 8 �01 ∙ 0,143 � = 1,144 �01 ∙ � 
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El incremento de momento ∆Madm debido al desplazamiento admisible ∆adm y la carga R 

se calcula como sigue: 

 ΔOxyz = ;"Δst + Δxyz% = 8 �01"0,0061 � + 0,144 �% = 1,20 �01 ∙ � 

 

El momento extra que puede soportar la sección se calcula utilizando la ecuación 3.38 o 

3.39. Se debe seleccionar de acuerdo a la razón Pu/φPn. Para este cálculo se utilizan las 

cargas debidas a la combinación de cargas de sismo: 1,05CP+CS, puesto que interesa 

calcular el momento extra MEx que puede soportar la sección ante desplazamientos 

horizontales durante el sismo.  

 CDECP = 8 �01278 �01 = 0,0288 < 0,2 

 

Debido a la prueba anterior, se utiliza la ecuación 3.39 para el cálculo del momento 

extra MEx: 

 

O{K = EOP 61 − CD2ECP7 − OD = 126�01 ∙ �"1 − 0,5 ∙ 0,0288% − 31,5 �01 ∙ � = 92,6 �01 ∙ � 

 

Se debe notar que en la expresión anterior Pu = 8 ton y Mu = 31,5ton-m corresponden a 

la combinación de cargas de sismo del análisis estructural. 

 

La relación entre ∆Madm y Msism se calcula como sigue: 

 ΔOxyzOl�lz = 1,20 �01 ∙ �31,5 �01 ∙ � = 3,8% 

 

La relación entre ∆Madm y MEx se calcula como sigue: 
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ΔOxyzO{K = 1,20 �01 ∙ �92,6 �01 ∙ � = 1,3% 

 

Cálculos al instante de la primer cedencia en el marco 

 

Debido a que el análisis estructural se realiza por medio de ecuaciones lineales, se 

pueden obtener ecuaciones que describan: el momento, la carga en la columna, el 

desplazamiento horizontal en función del coeficiente sísmico. 

 

En primer lugar se deben realizar dos análisis estructurales, registrando: 

 

� el coeficiente sísmico, C 

� el desplazamiento, ∆CS 

� el momento en el nodo viga-columna, Msism 

� y la carga en la columna, R. 

 

Los últimos tres de la lista anterior, corresponden a las variables dependientes, mientras 

que el coeficiente sísmico será la variable independiente. 

 

Tabla A-2. Resultados de los dos análisis estructurales.  

Coef sísmico Msism (ton-m) R (ton) }() (m)    

0,0456 28,38 7,7 0,0061 

0,0911 31,9 8,0 0,0121 

 

Se puede obtener a partir de la tabla anterior, las ecuaciones lineales correspondientes. 

 Ol�lP"~% = �~ + = = 77,2~ + 24,9 ��01 ∙ �� 
 ;"~% = O~ + � = 6,58~ + 7,4 ��01� 
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Δ"x% = Δs� + Δst = Δs� + :; ∙ <"�~ + n% = 0,0061 + 2 ∙ 6"0,132~ + 0,00% ��� 
 

Donde SR es la sobreresistencia (SR=2) y µ es la ductilidad, dado que es un marco 

SMF; µ=6. Por otro lado la ecuación �~ + n, corresponde a la ecuación lineal que define 

el desplazamiento elástico por cargas de sismo sin mayorar, es decir, cargas de sismo 

de servicio. 

 

Se utiliza la ecuación 3.30, dado que se sabe que Pu/φPn<0,2. Para tomar en cuenta el 

efecto P-∆, simplificado como R∆, se agrega al momento de cargas de sismo.  

 Cf2Ce + OfOe = ;"~%2 ∙ 278 �01 + Ol�lz"~% + ;"~%Δ"~%126 �01 ∙ � = 1 

 

Al sustituir las ecuaciones correspondientes y resolviendo para x, se obtiene una 

ecuación de segundo grado. Las soluciones son: 

 ~� = 0,986      �      ~� = −9,66 

 

El valor de x corresponde al coeficiente sísmico en el instante en el que ocurre la primer 

cedencia en el marco. Se utiliza el resultado de x1, dado que un valor negativo no tiene 

sentido físico. 

 

Para comparar entre el coeficiente sísmico obtenido en el cálculo anterior, con el 

verdadero coeficiente sísmico de diseño, se calcula la razón entre el coeficiente sísmico 

en el instante de cedencia C2 y el coeficiente sísmico de diseño C1: 

 5�5� = 0,9860,0868 = 11,3 ≈ 11 

 

Se tiene que el coeficiente sísmico en el instante de cedencia es aproximadamente 

once veces el coeficiente sísmico de diseño. 
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Para calcular el coeficiente sísmico en el instante de la primer cedencia, sin tomar en 

cuenta el efecto P-∆ se utiliza la ecuación siguiente:  

 Cf2Ce + OfOe = ;"~%2 ∙ 278 �01 + Ol�lz"~%126 �01 ∙ � = 1 

 

Como se puede observar, es análoga a la anterior, pero no incluye el producto de 

R(x)∆(x). Resolviendo para la variable x se obtiene lo siguiente: 

 ~ = 1,261 

 

El valor de x corresponde al coeficiente sísmico en el instante en que ocurre la primer 

cedencia en el marco.  

 

El cálculo del factor de estabilidad se obtiene dividiendo la fuerza sísmica obtenida con 

el coeficiente sísmico correspondiente al análisis que incluye el efecto de segundo 

orden, como el de primer orden; según la relación de la ecuación 4.1. Sin embargo, 

sabiendo que la fuerza sísmica se puede describir con una ecuación del tipo k*x, que 

corresponde a la ecuación lineal de la recta que pasa por el origen, se puede hacer lo 

siguiente: 

 &:�&:� = 5�5� = 0,9861,261 = 0,782 
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Anexo 3 

 

En este anexo se presenta la memoria de cálculo de los marcos 2 y 24 según la Tabla 

3-1. 
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Marco 2   SMF   L=20m   S=6m      

L 20 m Longitud de techo 20,4 m 

S 6 m Densid del acero 7850 kg/m3 
µ 6 RT 5x10 2,512 kg 
h 0,6 m lamina zinc 5 kg/m 

bf 0,21 m 
Carga 
electromecanico 30 kg/m2 

tf 0,01270 m Carga otros 30 kg/m2 
tw 0,00794 m Carga viva 40 kg/m2 

Esfuerzo de cedencia 2520 kg/cm2 
Módulo de elasticidad 2 030 000 kg/cm2 

Datos de las secciones 

h (m) A (m2) Ix (m4) rx (m) Iy (m4) ry (m) 
φφφφMn             

(ton-m)    
φφφφVn 
(ton)    

0,60 0,01010 0,000643 0,252 0,0000196 0,0441 53,3 66,5 
0,53 0,00957 0,000498 0,228 0,0000196 0,0453 45,8 64,0 
0,47 0,00904 0,000374 0,203 0,0000196 0,0466 38,8 56,0 
0,40 0,00851 0,000269 0,178 0,0000196 0,0480 32,2 48,0 
0,33 0,00798 0,000184 0,152 0,0000196 0,0496 25,9 40,0 
0,27 0,00745 0,000117 0,125 0,0000196 0,0513 20,1 32,0 

0,20 0,00692 0,000066 0,097 0,0000196 0,0532 14,7 24,0 

Valores de las secciones acarteladas  Cálculo de cargas gravitacionales 
en compresión estructura de techo 1362 kg 

Columna cargas muertas 7200 kg 

GT 0,32 laminas de zinc 180 kg 

GB 10,00 mitad estructura 438 kg 
K 1,10 RT 121 kg 

(KL/r)x  67,78 Carga muerta distrib 0,36 ton/m 

(KL/r)y  75,16 Carga viva distribuida 0,24 ton/m 

φ Pn (ton) 116,59 
Viga Coeficiente sísmico 

GT 0,11 Sitio S3 

GB 0,56 Zona IV 

K 0,70 aef 0,44 

(KL/r)x  73,32 F. Import 1 
(KL/r)y  56,37 T 0,70 s 

φ Pn (ton) 118 SR 2 
FED 0,413 

C 0,0908 
FS nodos 0,282 ton 
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  Combinación de carga que domina el diseño:  Solicitación máxima de 
1,2CP + 1,6CT 

   
cortante 

Columna Viga Vu 9,0 ton 

Mr (ton-m) 28,6 28,6 
Pr (ton-m) 9,6 6,5 Desplazamientos 

interacción 0,58 0,56 ∆CP 0,0078 m 

∆i
e 0,0111 m 

Cargas de viento  ∆i 0,1332 m 

 
∆total 0,141 m 

Techo barlovento -0,48 ton succión 
Techo sotavento -0,39 ton succión 
Muro barlovento 0,43 ton compresión 
Muro sotavento -0,27 ton succión 

Análisis P-D Índice de peso del marco 
Reacción en apoyo 
(R)  5,27 ton Peso 2164 kg 

Msism 16,8 ton-m Área (S*L) 120 m2 

∆M 0,743 ton-m Índice de P. 18,0 kg/m2 

∆Madm 0,800 ton-m 

MEx 35,3 ton-m 

∆Madm/Msism 4,8% 

∆Madm/MEx 2,3% 

Cálculo de las constantes de las ecuaciones lineales: f(x) = Ax + B 

A B Estas ecuaciones son para determinar los 
diferentes valors de Msism, FS, R y Dsism. 
La variable x corresponde al coeficiente 
sísmico. 

FS (ton) 3,100 0 
Msism (ton-m) 27,903 14,259 

R (ton) 3,100 4,991 

∆sismo (m) 0,121 0     

Resúmen de solicitaciones  
Cálculos al instante de cedencia. Incluye P-D simplificado de carga 

Coef. Sísmico 0,943 
Mu      

(ton-m) Pu (ton) 

FS 2,92 ton Gravit 28,6 9,6 

Msism 51,46 ton-m Sismo  16,8 5,27 
R 7,91 ton Viento  18,7 -4,0 

∆total 1,38 m 
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Marco 24   OMF   L=25m   S=9m      

L 25 m Longitud de techo 25,5 m 

S 9 m Densid del acero 7850 kg/m3 
µ 1,5 RT 5x10 2,512 kg 
h 0,7 m lamina zinc 5 kg/m 
bf 0,32 m Carga electromecanico 30 kg/m2 
tf 0,01905 m Carga otros 30 kg/m2 
tw 0,00953 m Carga viva 40 kg/m2 

Esfuerzo de cedencia 2520 kg/cm2 
Módulo de elasticidad 2 030 000 kg/cm2 

Datos de las secciones 

h (m) A (m2) Ix (m4) rx (m) Iy (m4) ry (m) 
φφφφMn             

(ton-m)    
φφφφVn 
(ton)    

0,70 0,01886 0,01886 0,0018 0,31304 0,000104 125,9 95,8 
0,62 0,01812 0,01812 0,0014 0,28237 0,000104 109,6 89,6 
0,54 0,01738 0,01738 0,0011 0,25113 0,000104 93,9 78,4 
0,47 0,01664 0,01664 0,0008 0,21925 0,000104 78,9 67,2 
0,39 0,01590 0,01590 0,0006 0,18667 0,000104 64,6 56,0 
0,31 0,01516 0,01516 0,0004 0,15330 0,000104 50,9 44,8 

0,23 0,01441 0,01441 0,0002 0,11903 0,000104 37,8 33,6 

Valores de las secciones acarteladas  Cálculo de cargas gravitacionales 
en compresión estructura de techo 3330 kg 

Columna cargas muertas 13500 kg 

GT 0,40 laminas de zinc 0 kg 

GB 10,00 mitad estructura 836 kg 
K 1,10 RT 0 kg 

(KL/r)x  55,45 Carga muerta distrib 0,54 ton/m 

(KL/r)y  47,08 Carga viva distribuida 0,36 ton/m 

φ Pn (ton) 278,07 Coeficiente sísmico 
Viga Sitio S3 

GT 0,09 Zona IV 

GB 0,56 aef 0,44 

K 0,70 F. Import 1 

(KL/r)x  74,97 T 0,87 s 
(KL/r)y  35,31 SR 2 

φ Pn (ton) 243 FED 1,062 
C 0,2336 

FS paredes 3,583 ton 

FS cumbrera 1,375 ton 
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Combinación de carga que domina el diseño:  Solicitación máxima de 
1,2CP + 1,6CT 

   
cortante 

Columna Viga Vu 14,0 ton 

Mr (ton-m) 66,9 66,9 
Pr (ton-m) 18,5 13,8 Desplazamientos 
interacción 0,56 0,56 CP 0,0084 m 

∆i
e 0 m 

Cargas de viento  ∆i 0 m 

 
∆total 0,0084 m 

Techo barlovento -0,73 ton succión 
Techo sotavento -0,60 ton succión 
Muro barlovento 0,65 ton compresión 
Muro sotavento -0,41 ton succión 

Análisis P-D Índice de peso del marco 
Reacción en apoyo 
(R)  11,99 ton Peso 4897 kg 

Msism 59,7 ton-m Área (S*L) 225 m2 

∆M 1,687 ton-m 
Índice de 
peso 21,8 kg/m2 

∆Madm 1,827 ton-m 

MEx 63,5 ton-m 

∆Madm/Msism 3,1% 

∆Madm/MEx 2,9% 

Cálculo de las constantes de las ecuaciones lineales: f(x) = Ax + B 

A B Estas ecuaciones son para determinar los 
diferentes valors de Msism, FS, R y Dsism. La 
variable x corresponde al coeficiente sísmico. 

FS (ton) 5,889 0 
Msism (ton-m) 109,527 34,060 

R (ton) 9,422 9,800 

∆sismo (m) 0,188 0     

Resúmen de solicitaciones  
Cálculos al instante de cedencia. Incluye P-D simplificado de carga 

Coef. Sísmico 0,739 
Mu      

(ton-m) Pu (ton) 

FS 4,35 ton Gravit 66,9 18,5 

Msism 122,08 ton-m Sismo  59,7 11,99 
R 16,76 ton Viento  34,7 -7,9 

∆total 0,43 m 
 


