CAPITULO I: FUNDAMENTO DEL PROYECTO

1.1. Nombre del proyecto

DISENO ESTRUCTURAL “TORRE DE CONTROL” EN EL AEROPUERTO DE VILLA
MONTES-RAFAEL PAVON”.

1.2. Localizacion

El Municipio de Villa Montes, Tercera Seccion Municipal de la Provincia Gran Chaco, se
encuentra ubicado estratégicamente al noreste del departamento de Tarija. Limita al norte con el
departamento de Chugquisaca, al sur con el Municipio de Yacuiba y la Republica de la Argentina,
al este con Paraguay y al oeste con la Provincia O’Connor del departamento de Tarija. El
Municipio de Villa Montes, se encuentra ubicado entre las coordenadas 21°00 y 22°14" de
Latitud Sud y 62 °17" y 64° 00" de Longitud Oeste. (Ver Mapa, FIGURA Nro. 1).

Figura Nro. 1. Ubicacion Geografica de Villa Montes
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Fuente: PDM 2013, Villa Montes



1.3. Clasificacién sectorial

Tipo de Proyecto: Torre de Control

1.4. Fase a la que postula

Inversion

1.5. Entidad promotoray ejecutora
Sub-Gobernacién de Villa Montes Servicios existentes en el area del proyecto

1.6. Servicios de la Torre de Control

Entre los servicios a considerar y que tienen relacion con la sostenibilidad del proyecto son los
siguientes: Servicios de agua potable, saneamiento basico, energia eléctrica, salud, transporte y
comunicaciones. En este proyecto se habla mas especificamente del transporte aéreo.

Figura Nro. 2. Torre de Control del Aeropuerto de Villa Montes

Fuente: Elaboracion Propia



1.7. El problema

El municipio de Villa Montes, actualmente cuenta con un Aeropuerto “Tcnl. Rafael Pavén” que

solo recibe servicio regular y operaciones diurnas de Transportes Aéreos Militares.

Se vio en la necesidad de que el Aeropuerto no solo sea para funciones militares sino que brinde
servicios a todo el Municipio y Bolivia en general, es por ello que se observo que la actual Torre
de control no cuenta con la infraestructura adecuada para poder operar de la manera mas

eficiente y pueda controlar vuelos no solo diurnos sino también nocturnos.

El problema central es la inseguridad de control de transito aéreo debido a posibles riesgos de
accidentes y colisiones entre aeronaves, ya que la Torre de Control no cuenta con la
infraestructura necesaria, teniendo solo una altura de 12 metros, visualizando una distancia de
2.000 metros. Es por ello que se requiere la construccién de una nueva Torre de Control moderna

que preste los servicios necesarios, y que trabaje con seguridad y eficiencia.

Si la torre de control se encuentra fuera de servicio, a menos que sea posible realizar operaciones
“a estima”, el aeropuerto se encuentra completamente inoperativo. Esta situacion permitiria que
tengan que hacerse posibles transferencias de vuelo a la ciudad de Yacuiba. Es de observar que

la Torre de Control es de vital importancia para un Aeropuerto.

1.8. Planteamiento

El Municipio de Villa Montes ya cuenta con un aeropuerto que presta sus servicios solo
militares, desde hace aproximadamente 80 afios, cuando fue creado como base estratégico de

apoyo aéreo en la contienda del Chaco.

La seguridad aérea no estd garantizada, segin la Direccion General de Aeronautica Civil
(DGAC), Bolivia solo cuenta con cinco aeropuertos internacionales: ElI Alto, Wilsterman, Viru
Viru, Tarija y Yacuiba, que ademas no disponen de equipos de Ultima generacion de radio ayuda

que les permitan operar en condiciones climatoldgicas dificiles.

Se muestra estadisticas del INE al observar el elevado crecimiento poblacional. EI Municipio de
Villa Montes Tercera Seccion de la Provincia Gran Chaco, segun estadisticas proporcionadas por
el INE, en 2012 tiene un indice de crecimiento elevado de 3,61%, el segundo después del
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Municipio de Carapari del Departamento de Tarija. Estos datos nos permiten ver el grado de
demanda de los servicios que se requiere para la poblacion, de acuerdo a la confiabilidad,

accesibilidad y necesidad.

Como en todo aeropuerto hay accidentes, el de Villa Montes no es la excepcion solo que no han
sido registrados debido a que no fueron de gravedad. Pero siempre es bueno antes prevenir que
lamentar posibles accidentes que podrian costarnos muy caros no solo en lo material sino al
perder vidas humanas, debido a nuestra negligencia al querer utilizar una infraestructura que no

es segura ni eficaz, sobre todo porque ya cumplié con su vida Util.
Las principales causas que podrian ocasionar accidentes aéreos serian:

» No contar con una nueva torre de control.
» Insuficiencia de la infraestructura actual del Aeropuerto de Villa Montes.

» No se cuenta con el equipamiento necesario

De mantener la situacién actual, se podria incrementar la inseguridad en los pasajeros, pilotos,
debido al temor de posibles accidentes y colisiones entre aeronaves. Por lo que se hace necesario

plantear las siguientes soluciones.

» Transferir vuelos a la ciudad de Yacuiba.
» Proveer todo el equipamiento necesario para el correcto funcionamiento

» Construccion de una nueva Torre de Control para una vista de 360 grados.

1.9. Formulacion

Con la construccion de la Torre de Control se podra solucionar la inseguridad en las funciones de
control aéreo y evitar los diferentes accidentes en aeronaves que pueden afectar tanto lo material
como vidas humanas. En consecuencia con las alternativas de soluciéon planteadas, la mas
aceptable para operar de la manera mas eficiente seria el inciso C (Perfil de Proyecto CIV 501)

determinado en el perfil de Proyecto, y es:

Construccién de una nueva Torre de Control para una vista de 360 grados.



1.10. Sistematizacion

De las dos alternativas posibles, se puede observar evidentemente mediante, un analisis de costos
que la mas viable es la, Construccion de una nueva Torre de Control para una vista de 360
grados. Lo cual ya se definié en la primera etapa de PERFIL DE PROYECTO (CIV 501):

» Estructura de Cubiertas: Cubierta Estéreo Estructura
» Estructura de Entrepiso: Losas Nervada

» Escaleras: Escaleras de Hormigén Armado

> Estructura de Edificacion: estructura Aporticada

» Nucleo de Ascensor: Muro Estructural

» Estructura de cimentacion: Zapatas aisladas

1.11. Objetivos

Los objetivos que se alcanzaran con la ejecucion del proyecto;” Disefio Estructural “Torre de

Control” en el Aeropuerto de Villa Montes-Rafael Pavon” son los siguientes:

1.11.1.0bjetivo general

> Disefiar estructuralmente la Torre de Control del Aeropuerto de Villa Montes-Rafael

Pavon.

1.11.2.0bjetivos especificos

» Realizar el disefio estructural de los elementos de sustentacion.

» Determinar la estructura planteada mediante disefio Sismorresistente, por el método
de disefio Sismico Estatico Equivalente y Sismico Dindmico Modal espectral.

» Realizar el disefio de la estructura metélica aplicando el método de disefio AISC-
LRFD.

» Elaborar el calculo y disefio de la estructura idealizada el programa SAP 2000.

» Determinar el presupuesto general de la obra.

» Definir las especificaciones técnicas para la ejecucién de la obra.



» Realizar un cronograma de ejecucion del proyecto.

1.12. Justificacion

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son las
siguientes:

1.12.3. Justificacion Académica

La razon por la cual se realiza la presente propuesta de proyecto es para profundizar y articular
todos los conocimientos adquiridos en la formacién académica, en el disefio estructural de una
Torre de Control, mediante disefio Sismo Resistente y el disefio de la Cubierta Esterero
Estructura, razon que argumenta el deseo de verificar, rechazar o aportar aspectos tedricos
referidos al objeto del proyecto.

1.12.4. Justificacion Técnica

Lo que se pretende con el proyecto es mejorar las condiciones de transito aéreo, que se ve
limitado por la falta de un aeropuerto en funcionamiento general y no privado. La “Torre de
Control” es parte esencial en un aeropuerto porque si estd estatica, todo el aeropuerto estara

inhabilitado para el funcionamiento.

1.13. Social

La construccién de la Torre de Control Rafael Pavon sera de mucha importancia y ayuda para
que no haya posibles accidentes entre aeronaves y se evite pérdidas materiales y sobre todo

pérdidas humanas.

1.14. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural de la Torre de Control Rafael Pavon, para el
municipio de Villa Montes. Se analizara previamente la informacion del plano topogréfico
brindado por la institucion, y en base a estos documentos se elaborara el planteamiento
estructural y posterior disefio de todos los elementos pertenecientes a la estructura como ser:
Columnas, vigas, escaleras de H°A°, losas maciza y también el disefio de la cubierta metalica

mediante lo estipulado por la normativa.



En el disefio estructural se plasmara el siguiente contenido: Memoria de calculo, planos

estructurales, especificaciones técnicas, presupuesto, y tiempo de ejecucion fisica del proyecto.

1.15. Restricciones del proyecto

El proyecto queda limitado en hacer el calculo estructural solo de la Torre de Control, aclarando
que no se realizara el calculo de ninguna instalacion y tampoco se realizara el estudio de suelo,
debido a que el costo sobrepasa lo estipulado por el estudiante, por lo cual el proyecto se basara

con el Estudio de Suelo otorgado por la Sub-Gobernacion de Villa Montes (Ver Anexo 3.1.a)

1.16. Descripcion de la estructura disefiada
A continuacion se realiza una breve descripcion de los elementos estructurales de la edificacion:

» La estructura de cubierta serd conformada por perfiles metalicos en sus miembros.
> Los entrepisos seran disefiados con Losas Nervada
» La estructura aporticada consta de vigas, columnas, escalera y Zapatas aisladas.

> El Nucleo de ascensor consta de Muros Estructurales.

1.17. Aporte académico

El proyecto en si consta con dos aportes académicos:

Cubierta metalica: Se disefiara como una cubierta no convencional, Cubierta Estéreo

Estructura, siguiendo las especificaciones de LRFD.

1.18. Descripcion del area de emplazamiento

El Municipio de Villa Montes, pertenece desde la zona de pie de monte hacia la frontera con la
Republica del Paraguay a la provincia fisiografica de la Llanura Chaquefia Beniana, y desde las
serranias del Aguaragie hacia el oeste a la Provincia fisiografica Subandina. La Llanura
pertenece a una amplia unidad morfo estructural, casi en su integridad cubierta por sedimentos
de origen aluvial, fluviolacustre y residual, conteniendo en algunos lugares horizontes

alternantes de cinerita.



Figura Nro. 3. Ubicacion Referencial del proyecto

Fuente: Elaboracion Propia



CAPITULO II: MARCO TEORICO

2.1. Caracteristicas de la zona

2.2. Localizacion

El presente proyecto se encuentra ubicado en la ciudad de Villa Montes del departamento de
Tarija, Provincia Gran Chaco, localizado en las siguientes coordenadas.
Tabla Nro. 1. Coordenadas Rafael Pavon

Zona Este Norte

20k 0458132 | 7649189

Fuente: TECNO AER-CEMOSA

2.3. Espacial

En la Figura Nro. 4 se muestra la ubicacién del Aeropuerto Rafael Pavén en imagen satelital.

Figura Nro. 4. Ubicacién Referencial del proyecto
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2.4. Suelo

Arenas limosas (SM)

Son arenas limosas 0 mezclas de arena y limo y son suelos semipermeables a impermeables. La
compresibilidad varia considerablemente segun la compacidad del depésito. Las arenas finas
limosas pueden presentar asentamientos bruscos en caso de saturarse bajo carga.

Figura Nro. 5. Estratigrafia del Suelo
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Fuente: TECNO AER-CEMOSA
2.5. Topografia

El relieve topografico regional esta caracterizado por una superficie plana. Este documento,
constituye el informe final de los “SERVICIOS DE TOPOGRAFIA PARA EL
PROYECTO: “ESTUDIO INTEGRAL TESA AMPLIACION AEROPUERTO RAFAEL
PAVON”.

Figura Nro. 6. Topografia de la Zona

Fuente: TECNO AER-CEMOSA
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2.6. Caracteristicas del edificio

Debido al crecimiento poblacional en Villa Montes y las diferentes demandas se vio en la
necesidad de construir un nuevo aeropuerto, porque el actual tiene una altura de 12 metros y no
permite una visibilizacién de 360 grados. Este proyecto solo contempla el disefio estructural de
la Torre de control en si.

Figura Nro. 7. Disefio Arquitecténico de la Torre de Control

v

Fuente: TECNO AER-CEMOSA

La Torre de Control consta de un nucleo de ascensor lo que ayuda a rigidizar la estructura ante
los efectos del sismo y el viento.
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2.7. Aspectos conceptuales
2.7.1.Sismo

En América del Sur, se tiene fundamentalmente el enfrentamiento de la Placa de Nazca o Placa
Oceanica con la Placa de Sudamérica o Placa Continental.

Figura Nro. 8. Placa Altiplano y placa Sudamericana

RONDONIA

Bolivia

Fuente: Guia boliviana de disefio sismorresistente

El sismo representa energia inducida a la edificacién y los ingenieros son los encargados de

que parte de esa energia sea disipada por el sistema.?
2.7.2.Medicion

> Escala de Richter

La escala de Richter es una escala sismoldgica que cuantifica la energia liberada en un
terremoto, interpola los valores de amplitud de onda sismica de las ciudades y localidad
afectadas para ubicar el epicentro. La escala de Richter cuantifica los efectos y dafios segun la

siguiente escala:

1 JOEL CURRERI, Filosofia del disefio sismorresistente de estructuras de Concreto Armado, Pag. 21
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Tabla Nro. 2. Escala de Richter

<3,5 grados No es permisible
Entre 3,5 - 5,4 grados Causa dafios menores
Entre 5,5 - 6,0 grados Daiios visibles en edificios
Entre 6,1 — 6,9 grados Dafios severos especialmente en las areas mas pobladas
Entre 7,0 — 7,9 grados Se considera un terremoto mayor con dafios graves
> a 8 grados Gran terremoto que considera la localidad en emergencia

Fuente: www.ecured.cu/escala de Richte

» Escala de Mercatelli

La escala de Mercalli se mide en grados usando nimeros romanos, siendo el grado | el mas leve
hasta el grado XII el més grave.

2.7.3.Espectro de respuesta

En la Figura Nro. 9 Se ilustra la forma como se obtiene un espectro de disefio, para el efecto se

seleccionan registros sismicos de una determinada region, que se encuentren registrados sobre el
mismo tipo de suelo.

Figura Nro. 9. Espectro Sismico
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Fuente: Guia boliviana de disefio Sismico
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2.7.4. Informacion sismica en Bolivia

Bolivia se encuentra apoyada sobre dos placas, la placa Altiplano y la placa Sudamericano.

Figura Nro. 10 Mapa Geoldgico de Bolivia

MAPA
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BOLIVIA
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Fuente: Guia boliviana de disefio Sismico

En la figura Nro. 10 se destaca la extensa Cordillera Oriental, llena de minerales y saturada de
fallas geoldgicas. Sobre esta cordillera se encuentran las ciudades de Cochabamba, Sucre, Potosi
y Tarija. Los sismos pueden ser superficiales (5 a 70 km de profundidad) y sismos intermedios
(70 a 350 km de profundidad) principalmente en los departamentos de La Paz (sector suroeste,
Oruro y Potosi, y con menor frecuencia al oeste de los departamentos de Cochabamba,
Chuquisaca y Tarija. Sismos profundos (350 a 700 km de profundidad) principalmente en los

departamentos de Beni, La Paz (sector norte), Santa Cruz y Tarija.>

2 Guia Boliviana de Disefio Sismico, Pag. 9
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Figura Nro. 11 Mapa Sismico Tectonico
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Fuente: Guia boliviana de disefio Sismico

Las aceleraciones son relativamente altas pero justificadas en base a los registros sismicos, por

lo que deben ser tomadas en cuenta en la zonificacion sismica de Bolivia.

Una gran parte de la informacion de eventos sismicos en Bolivia esta recolectada y publicada por

el observatorio de San Calixto.

Tabla Nro. 3. Historia Sismica de Tarija

Afio | Mes | Dia Magnitud | Intensidad Observaciones
(Mb) (MM)
1887 | 9 23 6,4 VI Destruccion en Yacuiba
1899 | 3 23 6,4 VI Cerca Yacuiba casas de adobe fueron destruidas
1909 | 5 17 6,3 Vi Sentido en Tarijay Tupiza
1994 | 6 9 8 VI Sismo profundo, sentido en toda Bolivia
2001 | 7 4 6,2 v Sentido en casi toda Bolivia, no se reportan dafios
2004 | 3 22 58 Il Sentido en Tarija
2019 | 2 23 4,9 Il Sentido en Villa Montes y Carapari
2019 | 2 23 4,2 I Sentido en Villa Montes y Carapari

Fuente: Observatorio San Calixto
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2.7.5. Mapas de aceleraciones sismicas en Bolivia

A continuacion se presenta el mapa de aceleraciones sismicas de Bolivia (zonificacion sismica) y
luego el mismo mapa pero detallado para el departamento de Tarija.

Figura Nro. 12. Mapa de Zonificacion Sismica
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Fuente: Guia boliviana de disefio sismico
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2.7.6. Clasificacion de suelos de cimentacion

Para tomar en cuenta los efectos del suelo de cimentacidn en la respuesta sismica de la estructura

los suelos de fundacion se clasifican de acuerdo a su minima capacidad portante admisible.

Capacidad )
. Tipo de suelo | Factor (S)
admisible (kg/cm?)
> 5 kg/cm? S1 1,0
5> cadm >3 S2 1,2
3> cadm=>1,5 S3 15
1,5>cadm > 0,5 S4 1,8

Fuente: Guia boliviana de disefio sismico

2.7.7. Categorizacion de las edificaciones

En funcion al nivel de seguridad estructural que deben tener las edificaciones, se definen cuatro

categorias: A, B, C y D y se le asigna a cada una un Factor de Importancia “I”. Esta

categorizacion esta en funcion del uso intensivo de la edificacion, de las consecuencias de su

posible colapso representado en pérdidas de vidas humanas, del impacto negativo social y

econémico y en la importancia de la edificacion para la seguridad publica y proteccion civil,

después del sismo.

Categoria I
1,2
B 1,1
C 1,0
D 0,0

Fuente: Guia boliviana de disefio sismico
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2.7.8. Espectros sismicos

Tabla Nro. 6. Clasificacidn de espectro Sismico

1 0,05

2 0,15 TRINIDAD Y COBIJA

3 0,30 COCHABAMBA, SANTA CRUZ, SUCRE, POTOSI Y TARJA
4 0,20 LAPAZY ORURO

Fuente: Guia boliviana de disefio sismico
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2.7.9. Factor de comportamiento sismico

Para que una estructura trabaje dentro del rango plastico debe cumplir requisitos de
comportamientos Yy poseer la ductilidad necesaria. Los requisitos de comportamiento permiten

definir el Factor de Comportamiento Sismico (FC).

A. Factor de Comportamiento FC=4

B. Factor de comportamiento FC=1

2.7.10. Analisis modal

El procedimiento de analisis modal tiene la ventaja de determinar la distribucion real de las
fuerzas laterales, de las masas y una distribucion de rigideces a lo largo de la altura de la
estructura irregular, que puede diferir apreciablemente de la distribucion lineal simplificada

asumida en el método de la fuerza lateral estética.®

2.7.11. Procedimiento del andlisis modal

Las fases necesarias en el procedimiento del analisis modal se basan en seleccionar un espectro
de respuestas sismica apropiado, aplicando una técnica de analisis dinamico para un modelo
matematico de la estructura, combinando la respuesta de un namero suficiente de modos para
asegurar por lo menos mas del 90% de la masa participante de la estructura este incluido en el

calculo de respuestas para cada direccidn horizontal principal.

2.7.12. Analisis Espectral

Es un andlisis dindmico elastico de una estructura que utiliza la respuesta dindmica maxima de
todos los modos que tienen una contribucion importante a la respuesta estructural total. Las
respuestas modales maximas se calculan utilizando las ordenadas de la curva de espectro de

respuestas apropiada que corresponde a los periodos modales.

3 U.A.J.M.S., Proyecto de Grado, Vargas Flores.

19



2.7.13. Analisis Estructural Sismico Dindmico

El método de andlisis a ser utilizado es el analisis estructural sismico dinamico Modal Espectral

Tridimensional.

El andlisis sismico se realizara en tres dimensiones. EI modelo fisico matematico de este método

esta representado por la siguiente ecuacion:
Mx + Cx + Kx = -M*As Ec. 2.1

Donde:

M= Matriz de masa

K= Matriz de rigidez

C= Matriz de amortiguamiento

As= Vector de aceleraciones espectrales

X e Y sus derivadas= Vectores de desplazamiento, velocidad y aceleracion de los nudos de la

estructura.

2.7.14. Matriz masa

Toda la masa de la edificacion se concentrara en los nudos de la estructura, se debera tomar en

cuenta las siguientes masas:

> El total de las masas debidas al peso propio de los elementos estructurales (columnas,
vigas, losas, muros, escaleras, rampas, etc.)

> No se considera la masa de los elementos estructurales de cimentacion (zapatas, cimientos
corridos, losas de fundacion, pilotes, etc.)

»>El total de las masas debidas al peso de las cargas muertas (contrapiso, tabiqueria,
acabados de piso, de techo, etc.).

» La mitad (50%) de las masas debidas a la carga de uso.
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2.7.15. Diafragmas rigidos

Si se utilizan diafragmas rigidos para el modelo estructural, la masa se debe concentrar en el
nudo maestro del piso (centro de masa), se deben utilizar las masas traslacionales para
movimientos horizontales y la masa rotacional para la rotacion alrededor del eje vertical. Para
masas uniformemente distribuidas a la posicion del centro de masa coincide con el centro

geométrico de la losa de piso.

2.7.16. Matriz de rigidez

Para la matriz de rigidez se deben considerar todos los elementos estructurales (zapatas,
cimientos corridos, losas de cimientos, pilotes, columnas, vigas, muros de contencién, muros de

cortante, losas de diversos tipos, escaleras, rampas, etc.)

2.7.17. Diafragmas rigidos

Las losas de piso, siempre y cuando posean la rigidez y resistencia adecuada, y sean monoliticas
y continuas con las vigas, se pueden considerar como diafragmas rigidos, capaces de transmitir
horizontalmente las fuerzas sismicas a las columnas y muros portantes. Las losas que pueden ser

consideradas que tienen la capacidad de comportarse como diafragmas rigidos son las siguientes:

» Losas macizas

> Losas reticulares formadas por nervaduras bi-direccionales unidas entre si por una carpeta
de compresion de por lo menos 5 cm de espesor.

> Losas aligeradas formadas por nervaduras unidireccionales unidas entre si por una carpeta
de compresion de por lo menos 5 cm de espesor de longitud de apoyo de maximo 6,0 m.

> Losas aligeradas formadas por viguetas unidas entre si por una carpeta de compresion de
por lo menos 5 cm de espesor y empotrada en las vigas de la estructura de longitud de

apoyo de maximo 6,0 m.
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2.7.18. Efectos P-Delta (P-A)

Se deben considerar en el calculo los efectos P-Delta (P-A), (efectos de segundo orden causados
por las cargas gravitacionales en los elementos que sufren desplazamientos laterales),

especialmente en las columnas.

2.7.19. Matriz de amortiguamiento

Se considera que la matriz de amortiguamiento se forma solamente en base al porcentaje de

amortiguamiento respecto al critico, porcentaje que puede ser definido de la siguiente manera:

A. Edificaciones de acero estructural que no cuenten con elementos que incrementen el

amortiguamiento:
£=2% (0,2)

B.Edificaciones usuales tales como:

»Hormigdn armado

»Hormigon pretensado

»Mamposteria en general

»Acero estructural con presencia de elementos que incrementan el

amortiguamiento

£=5% (0,5)
2.7.20. Método CQC

Para realizar la combinacién modal de resultados debe utilizar el método CQC. El método CQC
estd basado en teorias de vibracion aleatoria, tiene una solida base teorica, toma en cuenta el
acoplamiento de modos y ha demostrado una excelente similitud de resultados con modelos

reales y de laboratorio.

Los valores modales combinados, desplazamientos, solicitaciones internas y reacciones se

pueden obtener, por ejemplo:
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=VZ* Zn* fo* P * Ec.2.2
Donde:
F= Cualquier solicitacion interna (axial, cortante, flexion o torsion) o desplazamiento
f,,= Solicitacion interna asociada al modo “n”
f.»,= Solicitacion interna asociada al modo “m”

p= Coeficiente de correlacién modal

2.7.21. Efectos direccionales

El anéalisis sismico de una estructura se debe realizar para dos direcciones ortogonales “X” e

66Y’7

Los efectos direccionales se tomaran en cuenta mediante el método SRSS. Es decir que se debera
aplicar el 100% de la accion sismica, representada por el espectro de disefio, en cada direccion

de analisis.
En resumen, el proceso es el siguiente:

» Espectro sismico al 100% en la direccion “X”

» Espectro sismico al 100% en la direccion “Y”

Combinacion de resultados para cualquier solicitacion interna o desplazamiento.
F=,/Fx*+Fy? Ec. 23
Donde:

F= Cualquier solicitacion interna (axial, cortante, flexion o torsion) o desplazamiento

Fx= Solicitacion interna o desplazamiento obtenido con sismo en “X”
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Fy= Solicitacion interna o desplazamiento obtenido con sismo en “Y”

De esta manera se obtendran solicitaciones internas, desplazamientos y reacciones en toda la

estructura.

2.7.22. Desplazamientos Finales

Para obtener los desplazamientos laterales sismicos totales, se deben multiplicar los

desplazamientos obtenidos en el andlisis sismico por el Factor de Comportamiento “FC, es decir:
U.= U, =FC Ec.24

Donde:

U,= Desplazamiento final

U_= Desplazamiento obtenido en el analisis sismico

2.7.23. Torsion Accidental

La posicion del centro de masa en cada piso, debido a la variabilidad de la carga muerta y de la
carga viva, no es fija. Como la accidn sismica se supone concentrada en el centro de masa, al ser
esta posicion variable, genera momentos torsores en cada piso. Estos momentos sobre todo

afectan a las columnas y muros portantes. EI momento torsor se define de la siguiente manera:

M., = F,.*E_ Ec. 2.5

tor SiE SiE

Donde:

E_..= Excentricidad sismica maxima, se obtiene con la siguiente ecuacion
E_,.= Lado mayor*0,05

F...= Fuerza sismica total en el piso, se obtiene con la siguiente ecuacion:

_ Eal

ziz Fr * (Mt 353) Ec. 2.6

Donde:
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M.= Total de la masa de las cargas muertas y el 50% de las cargas vivas
5= Aceleracion espectral para el primer modo de vibrar de la estructura.
S= Coeficiente de suelo

I= Factor de Importancia

FC= Factor de Comportamiento

2.8. Requisitos en elementos de Hormigo Armado para Disefio Sismorresistente

2.8.1.Resistencia de Disefio

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus conexiones con otros elementos, asi
como sus secciones transversales, en términos de flexion, carga axial, cortante y torsion, deben
tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y suposiciones de

este reglamento, multiplicada por los factores ¢ de reduccion de resistencia dados

El cddigo prescribe valores de @ o factores de reduccion de resistencia para la mayoria de las

situaciones. Algunos de estos valores dados son:

> 0,90 para losas y vigas controladas por tension

» 0,75 para cortante y torsion en vigas

»0,65 0 0.75 para columnas

»>0,65 00,75 a 0,9 para columnas que sustentan cargas axiales muy pequefias

» 0,65 para soporte en concreto

2.8.2.Factores de carga

Los factores de carga son numeros, casi siempre mayores que 1,0, que se usan para aumentar las
cargas estimadas aplicadas a las estructuras. Se usan para cargas aplicadas a todos los tipos de
miembros, no solamente vigas y losas. Las cargas se aumentan para considerar las

incertidumbres involucradas al estimar sus magnitudes.

Con las siguientes combinaciones se procede a realizar el disefio estructural (ACI1-318-14, pag.
65):
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Combinaciones de carga Ecuaciéon | Carga primaria
U=1,4D (5.3.1a) D
U= 1,2D+1,6L+0,5(Lr) (5.3.1b) L
U= 1,2D+1,0W+1,0L+0,5Lr (5.3.1d) W
U=0,9D+1,0W (5.3.1f) W
U=0,9D+1,0E (5.3.10) E

Fuente: ACI1318S-14

En las expresiones precedentes se usaron los siguientes valores:

U = carga de disefio o Gltima que la estructura necesita poder resistir
D = carga muerta

L = carga viva

Lr = carga viva de techo

S = carga de nieve

R = carga pluvial

W= carga edlica

E = efectos sismicos o de carga de terremoto

2.8.3.Vigas (Guia boliviana de Disefio Sismico)

A) Requisitos geométricos

e Laluz libre In > 4*d

e Elancho by >0,3*hy 25 cm
Tienen como objetivo evitar que la ductilidad de la viga se vea limitada por problemas de
pandeo lateral derivados de la excesiva esbeltez del alma.

e I/ bw<30

e h>30cm

e h>——10(lencm)

Figura 2.11 Requisitos dimensionales
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Figura Nro. 13 Requisitos de luz libre

,l N N
IL | h 4 A J N A v y . £ 2 h ‘,_/ ‘
T A B d h
. 1
-—/L/Jf L, o /l NP ' ?
| | .
L z4d
b
Fuente: Sismica Adiestramiento, Ing. Joel Curreri
B) Requisitos para el refuerzo longitudinal
» La cuantia de refuerzo p no debe exceder 0,025
Cuantia méaxima
. Az
p < pmax p<0025p = — =25%

Asmax = 0,025*b*d  Ec. 2.7

» Armadura minima a flexién (traccion)

D,EEsﬂlfl;
ASmin = & bw ® ¢l Ec. 2.8
Y
Pero no menor a:
1.4 )
ASmin = f_ = bw *d Ec. 2.9

3
» Armadura maxima:

ASmax < 0,025 & bw =gd Ec. 2.10
» Armadura longitudinal minima: las vigas deben tener al menos dos barras continuas tanto

en la cara superior como en la inferior.
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Figura Nro. 14. Nomenclatura de areas de acero y diametros de barra

=

By 2

;

g

Fuente: Guia boliviana de Disefio Sismico
2.8.4. Disposicion general del refuerzo longitudinal y empalmes

Empalmes.- Solo se permiten empalmes por solape del refuerzo longitudinal corrugado cuando

se proporcionan estribos cerrados de confinamiento o espirales en la longitud de empalme por
solape.

Figura Nro. 15. Zona de Empalme por solape

Fuente: Ing. Joel Curreri, Sismica Adiestramiento
2.8.5. Acero de refuerzo transversal

Deben colocarse estribos cerrados de confinamiento en las siguientes regiones de las vigas:

a)En una longitud igual a dos veces la altura de la viga, medida desde la cara de miembros de

apoyo hacia el centro de la luz, en ambos extremos de la viga.
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b)En longitudes iguales a dos veces la altura de la viga a ambos lados de una seccion donde
puede ocurrir cedencia por flexion debido a los desplazamientos laterales mas alla del

rango elastico de comportamiento.

Figura Nro. 16. Longitud de confinamiento

/1/ Lo22h Lo 2 2h b
|

Fuente: Fuente: Ing. Joel Curreri, Sismica Adiestramiento

El primer estribo cerrado de confinamiento debe estar situado a no mas de 5 cm de la cara de la
columna de apoyo

Figura Nro. 17. Confinamiento de la viga

VIGA 1

£Scm
=

cotumna L'

Diédmetro del estribo = No. 3 (3/8")

Fuente: Fuente: Ing. Joel Curreri, Sismica Adiestramiento
El espaciamiento (s) de los estribos cerrados de confinamiento no debe exceder el menor de:

> d/4.
» Seis veces el diametro de la barra longitudinal confinada de menor diametro.
» 30 cm.
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Figura Nro. 18. Acero transversal
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Fuente: Fuente: Ing. Joel Curreri, Sismica Adiestramiento

2.8.6. Disefio por corte

El refuerzo transversal en la zona de confinamiento debe disefiarse para resistir cortante

suponiendo que la fuerza Cortante Resistente del Concreto Vc=0, cuando se produzcan

simultaneamente las siguientes condiciones:

> La fuerza cortante de disefio (Vp) inducida por el sismo representa la mitad o mas de la

resistencia maxima a cortante requerida en esas zonas.
V, =050V,

M + M2
=050=V, Ec.2.11

» La fuerza axial de compresion mayorada Pu incluyendo los efectos sismicos es menor

que: =,
A_*F,
P, < Ec.2.12
20
» Separacion de estribos
= F _#=d
sep = 0 xﬁ% Ec.2.13

e
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2.8.7.Columnas (Guia Boliviana de Disefio Sismorresistente)
A) Requisitos geométricos

Los requisitos geométricos de las columnas tienen la intencion de evitar que problemas de

pandeo reduzcan la ductilidad de la columna. Las columnas deben cumplir.

> b (dimension transversal menor) mayor o igual a 30 cm
> h (dimension transversal mayor) mayor o igual a 30 cm

»b/h mayor o igual a 0,4

Figura Nro. 19. Requisitos Geométricos

h b>30cm

b
i - > 0.40
h

oo

b= Dimension transversal
menor

It === Dimension transversal
mayor ! iL

D> 30
= ; cm f | [

Fuente: Ing. Joel Curreri, Sismica Adiestramiento

B) La longitud de confinamiento (Lo) debe ser al menos igual a la mayor de:
> la altura de la columna en la cara del nodo o en la seccién donde puede ocurrir cedencia
por flexion.
» Un sexto de la luz libre de la columna
> 45cm
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La separacion del refuerzo transversal en la zona de confinamiento no debe exceder la menor
de:

> La cuarta parte de la dimensién menor de la columna.

> Seis veces el diametro de la menor barra de refuerzo longitudinal.

>5,=10+ (22

> El valor de So no debe ser mayor a 15 cm y no es necesario tomarlo menor a 10 cm
10cm = So = 15cm

C) Separacion fuera de la longitud de confinamiento (Lo), la columna debe contener refuerzo
en forma de espiral o estribos cerrados de confinamiento, con un espaciamiento S que no exceda
al menor de seis veces el didmetro de la menor barra de refuerzo longitudinal de la columna a 15

cm.

ﬁfﬂblang}

SEpracion = {
15 cm

2.8.8. Requisitos para el refuerzo longitudinal

» La cuantia de refuerzo p

p=-" 00l< p<006  1%< p<6%

bsd

» Armadura minima
Asmin = 0,01 = A, Ec.2.14
» Armadura méxima:

ASmax < 0,06 = Hg Ec. 2.15

» Didmetro minimo de la barra:

do =12

2.8.9. Requisitos de separacion de barras y combinacién de estribos y ganchos

> Las barras deben estar separadas entre si médximo 15 cm

» Los estribos y ganchos deben estar separados entre si maximo 35 cm
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2.8.10.Disefio de nodos

Deben cuidarse tres aspectos en el disefio de uniones viga-columnas de porticos que deben

resistir fuerzas sismicas.

a) El confinamiento del concreto en la zona de union.
b) Al anclaje y la adherencia del refuerzo que atraviesa la junta.

c) La resistencia a fuerza cortante de la conexion.

El refuerzo longitudinal de una viga que termine en una columna, debe prolongarse hasta la cara
del nucleo confinado de la columna mas distante y anclarse, en traccion, de acuerdo con 18.8.5y
en compresion de acuerdo con 25.4.9.

» Articulo 18.8.5

Para diametros de barras de 3/8” a 1 3/8” terminadas con ganchos estandar lin se debe determinar

mediante la siguiente ecuacion.

Fy* dy
idh=—f_‘ Eec.2.16
1'}'3};:&:1“.'5;
8=d
l g{ b}
dh 15em

> Articulo 25.4.9

La longitud de desarrollo para barras corrugadas y alambres a compresion ldc, debe ser la mayor
de:

0,075%F, = i
l,, = ( — ) = d, Ec.2.17
A **.-"F::
lge = (0,0044%F,) d, Ec.2.18
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2.8.11. Requisitos de confinamiento del Nodo

Cuando existan vigas que llegan en los cuatro lados del nodo y el ancho de cada viga mida por lo
menos tres cuartas partes del ancho de la columna, se permite que el refuerzo transversal dentro

del nodo.

2.8.12. Fuerza cortante resistente del Nodo (\V¢)

» Para Nodos confinados en las cuatro caras:
[~
Ve=53* [F. A Ec.2.19
» Para Nodos confinados en sus tres caras 0 en dos caras opuestas:
[ .
V.=4,0% J F,*A Ec.2.20

Aj= Area horizontal efectiva de la seccion transversal en un plano paralelo al acero de
refuerzo que genera el corte en el Nodo. (Aj=bj*hj)

6V, = V_max 8=0,85 Ec.2.21
2.8.13.Muros de corte
A) Requisitos geométricos
El espesor del muro sera el mayor de los siguientes valores:

> bw > 1/20
»bw>20cm
>b > 1,/27

hw = altura libre del muro

B) Cuantias minimas
»p1 > 0,0025 cuantia de acero vertical, distribuido en el alma

»p2 >0,0025 cuantia de acero horizontal, distribuido en el alma
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C) Requisitos de diametro de barras
» dpy minimo 10 mm

> doh minimo 8 mm

D) Requisitos de separacion de barras
»Sy<15¢cm
»Sh <15¢cm

2.8.14. Losas Nervadas

Las Losas Nervadas son un tipo de Cimentaciones por Losa que, como su nombre lo indica,
estan compuestas por vigas a modo de nervios que trabajan en colaboracion ofreciendo gran

rigidez y enlazan los pies de los pilares del edificio.
e Espesor de la losa

El espesor de la losa se determind mediante un criterio de rigidez, el cual establece el cédigo
ACI 318 en su capitulo 9.

e Disefio por corte
Corte nominal
V, < 0V, ®=0,75 Ec.2.22
OV, =1,10=0 =V, Ec.23

V. =053+ fc*b=d Ec24

2.8.15.Cimentacion: Zapatas aisladas
Las zapatas son miembros estructurales que se usan para soportar columnas, muros y transmitir

sus cargas al suelo subyacente. El concreto reforzado es un material muy adecuado para las
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zapatas y se usa asi en edificios de concreto reforzado, de acero estructural, en puentes, torres y

otras estructuras.

A. ) Dimensionamiento en planta

Se procede a estimar el area de la zapata en funcion de la capacidad admisible de carga del suelo

y de la carga de servicio.

P+P,+P,
A,=—2F =

=

Ec. 225

O

P=Carga de servicio.

A,=Area requerida de la zapata aislada Rectangular (A x B) o cuadrada (A x A).

Pv=Suma de cargas verticales de servicio.
Pp=Peso propio de la zapata.

Pn=Cargas adicionales.

g.=Presién admisible del suelo.
Qo=Presion por relleno.

P+P,+P
A,=—"—2=(b+2n)(t+2m) Ec.2.26

Cft
Aproximadamente:

A=A +ib-1) B=,A —2(b—1)

» Para cargas verticales no mayoradas “P\” sin cargas laterales:

P

v

A, = Ec.2.28
qa_qﬂl

> Para cargas verticales no mayoradas “Py” incluyendo cargas horizontales:

P
=—Y Ec.2.29
133%‘%

=

B. Dimensionamiento en elevacion

Ec.2.27
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Se estima el canto Util “d” de la zapata en funcidon a las verificaciones de corte por

punzonamiento y corte por flexion o se puede calcular un canto Gtil minimo.

a)Verificacion a corte por punzonamiento

Se verifica a una distancia “d/2” de la cara de la columna.
W,=Presion real del suelo

d~=0,6m a 0,7 (primer tanteo)

V=Esfuerzo cortante actuante

Vo=Corte total actuante

V.= Ec.2.30

bo=Perimetro de zona de falla
b, = 2(t+ b + 2d) Ec.2.31
d=Altura efectiva de la zapata
Ap=Area entre los bordes
by, =A*B—[(b+d)=(t+d)] Ec.2.32
Vyo=gq, +A, Ec.2.33

_ G [(b+d) = (t+ d)]
€ 2d(t+ b+ 2d)

Ec. 233

V. =Esfuerzo permisible de corte por punzonamiento.

b)Resistencia al corte usual por punzonamiento

V.= 01,10Fc  Ec.2.34
¢)Cuando la zapata esta sometida a flexion biaxial y la relacion b/t>2

2y —
Ve= t:bD,EEl(l —I-B—) vi'c Ec.2.35
C

Lad b
Donde B, = 2522 _ 2

Lado menor t
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d)EIl valor Vc aumenta si decrece bo/d. luego usar.

or_d R
V. = ¢0,272 (biJr Z)w“f"c Ec.2.36
0

?=0.85
A=1 para concreto de peso normal
0,85 para concreto liviano (arena liviana)
0,75 para concreto liviano
as=40 columnas internas
as=30 columnas laterales
as=20 columnas en esquinas
si Vc=vexbo+d

d= Ve
@ 1.1.1,\..'ﬁ

d= Ye para B, =-=2

#0531 (1+i

b
. Sc}““'lﬁ :

a.d
by

V. = qbl],E?.l( + z)gﬁ

Escoger la mayor “d”

e) Cortante por flexion

Se verifica a la distancia “d” de la cara de la columna

Alm—d m —d
Vc1—1=qn [Ad qun[ 3 ) Ec.2.37

_a,Bm—d) _g,(m—d)

Vﬂﬂ
- Bd d

Ca—

Ec.2.38

Vuc=Esfuerzo permisible de corte por flexion

V,. = 00,53\Fc @= 0,85
Debe cumplirse Vc <V,
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2.8.16. Estéreo-Estructuras como elemento estructural®

Una Estéreo-Estructuras, también conocida como armadura de tres dimensiones, es una
estructura formada mediante la union de barras que forman un sistema tridimensional, de forma
que los esfuerzos de acuerdo a las acciones solicitantes, se distribuyen en las tres dimensiones
del espacio. Se utilizan para cubrir plantas cuadradas o rectangulares de luces importantes. Las
cargas actdan normalmente al plano de la Estéreo-Estructuras y se reparten en las direcciones de
las vigas siendo transferidos a apoyos lineales en los bordes o bien a apoyos puntuales ubicados

sobre las lineas de borde.

- AVAVA"

i

(a) Esquema (c) {e) Esquema
estructural seccion estructural

corddn superior
cordon inferior

''''' diagonalles

(el et S P S

--.'..‘_;:. = :\ /, ::P

;-1' == . ~1A

{b} Diagrama de (d} Detalle (f) Diagrama de

Momentos Planta Momentos

BIDIRECCIONAL BIDIRECCIONAL
RECTANGULAR DIAGONAL

Fuente: Troglia, G. pag. 393

Las Estéreo-Estructura, también conocidas como malla espacial se definen consecuentemente de

la siguiente manera:

4 Troglia, G. (2010). Estructura Metilicos, Proyecto por Estados Limites, Pag. 393
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“La malla espacial es un sistema estructural ensamblado de elementos lineales dispuestos de
modo que las fuerzas se transmiten tridimensionalmente. En algunos casos, los elementos
constitutivos pueden ser bidimensionales. Macroscopicamente una malla espacial a menudo

toma la forma de una superficie plana o curva”.
IAAS (1984), citado por (Subramanian 1999,1)

Las vigas generalmente son reticulados de seccion triangular con cordones comunes para las
vigas contiguas y almas de diagonales inclinadas con respecto a la horizontal en angulos entre

45° y 60°. El dibujo de las diagonales es del tipo Warren con angulos entre 45° y 60°.

A) Elementos constituyentes

Basicamente son las barras (superiores, inferiores, verticales y/o diagonales) y los nudos o

elementos de union.

> Barras: Pueden ser redondos macizos (barras de hierro que se utilizan en hormigdn
armado) que se usan fundamentalmente a traccién (a compresién solo en los casos de
pequefias luces); pueden ser secciones tubulares (suelen ser las mas usuales dados la
mayor resistencia y rigidez que le confiere su forma) que se utilizan tanto para traccion
como para compresion; pueden ser perfiles laminados o armados (compuestos) que se

utilizan especialmente en obras de mayor envergadura.

»Nudos: En las mallas espaciales tienen un doble cometido. En primer lugar deben
garantizar la transmision de los esfuerzos a lo largo de toda la estructura. En segundo
lugar deben facilitar el proceso constructivo de la malla y por consiguiente absorber la
inevitable dispersion en las longitudes de las barras respecto de los valores proyectados al
igual que sus propias deficiencias de fabricacion. Estos elementos son los que

basicamente diferencian y caracterizan a los distintos sistemas patentados.
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B) Predimensionamiento de una Estéreo-Estructuras

Para un predimensionado de estas estructuras se puede partir de una altura aproximada de a/30 a
a/40, siendo a la luz de la cubierta. Las Estereo-Estructuras con las disposiciones indicadas para
sus planos diagonales, tienen bastante rigidez torsional por lo que su comportamiento se asemeja
al de una placa plana.

]
TS, IS IS TIXK TS
5T S I D N B 4 ST SN
/\ ';\,f = f =
N = A = £ h
Ed ~N

Lx L

Fuente: Troglia, G.

2.8.17. Combinacién de Cargas

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo las normas de construccion LRFD (Factor

de Carga y Resistencia de Disefio) para la cubierta.

La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones:

U=1,2D (1)
U=12D+1,6L+05(Lr0S0oR) (2)
U=12T +1,6L+05(L0S0oR) 3)

U=1,2D + 1,6(Li0 SOR) + (0,5L 0 0,8W) (4)
U=1,2D + 1,3W + 0,5L+ 0,5(L;0 SOR)  (5)

U=1,2D + 1,0E + 0,5L + 0,2S (6)
U=0,9D * (1,3W 0 1,0E) (7)
Donde:

D: carga muerta
L: carga viva

Lr: carga viva en techos
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R: carga inicial de agua de lluvia o hielo, sin incluir el encharcamiento

W: carga de viento

E: sismo

T= Temperatura

2.8.18.Factores de resistencia

En la tabla se dan los valores de los factores de resistencia de las especificaciones LRFD.

Algunos términos usados en esta tabla (como soldaduras de ranura y de filete, tornillo tipo

friccion, aplastamiento del alma, etc.) se definen en las especificaciones LRFD

(D) Situacion
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo de
1 cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos paralelos al
eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de base, fluencia de la
0,9 seccion total de miembros a tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
0,85 aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion completa,
0,80 tension normal ala area efectiva de soldadura de ranura con penetracion parcial.
Tornillos a tension, soldadura de tapon o muesca, fractura en la seccion neta de
0,75 miembros a tension.
0,65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0,60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

Fuente: Disefio de estructuras de acero LRFD McCormac
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2.8.19. Propiedades estructurales

El acero ASTM 36 es un acero estructural al carbono, utilizado en construccién de estructuras

metéalicas, puentes, torres de energia, torres para comunicacion.

Como la mayoria de los aceros, el A36 tiene una densidad de 7850 Kg/m3. El acero A36 en

barras, planchas y perfiles estructurales con espesores menores a 8 pulg (203,2 mm) tiene un

limite de fluencia minimo de 36 ksi y un limite de rotura minimo de 58 ksi.

Esfuerzo a la fluencia » Modulo de
) Esfuerzo a la Tension o
Minima Elasticidad
_ Ksi Kgf/cm? _
Ksi Kgf/icm : _ Ksi Kgf/cm?
min | max Min Max
36 2531,092 58 | 80 4077,870 5624,648 | 29000 | 20389349

Fuente: Manual de a Cubiertas curvas Norma de disefio estructuras de acero
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CAPITULO IlI: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Datos del suelo de cimentacion

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, la empresa TECNO AER-CEMOSA

hizo su estudio en octubre de 2014, dando como resultado un perfil estratigrafico de Arenas finas

limosas (SM) y su Capacidad Portante. (Anexo 3.1.a)

Fuente: TECNO AER-CEMOSA

LAT0s DEL RN,
PROYECTO: ESTUDI INTEGRAL TESA AMPLIACION AEROPUERTO RAFAEL PAVON
hicEnTIFICACION DELSONDED: $PT 003 [recha: Septiembre 2014
METODO MEYERHOFF
Mlaxirma capacidad 8 [mzm]
segura admisible,
kpfema 10 0 a0 4,0 &0
1 0,80 1,00 1,12 1,36 1,40
g 2 108 197 2,08 21 236
E 3 3,04 284 2,86 2,05 3,07
:g 4 4,34 383 377 3,81 3,40
o]
CAPACIDAD DE CARGA SEGLURA - g g a
ADMISIBLE KE/CM2 B E PO D SLELD g E‘
i B g
E 3 =z E
BE L L5 IO 1S A0 35 40 45 ¥
oo
w0 ‘ - Armadts"aml::fh::lln-m, eoior cafd - -
Y
!.:-\ e
L U M Arena Imosa, cobor café a7 2E
N
20 LI
""-,". . Tl Arana Freasa, cakor café cars 43 E
W
[*
1A '-'\‘._\‘ s |Arena con presencia de Fma, color cafe] 43 5
e
‘ tb‘ I.\
A RRERERE]
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PROYECTO: ESTUDIO INTEGRAL TESA AMPLIACION AEROPUERTO RAFAEL PAVON
lioeserieicacion beL sonbeo-: 56T 003 |rema: Septiambre 2014
METODO VESIC
Maxima capacldad B [rrixm]
segura admisible,
kgferm2 1.0 2,0 3.0 4.0 E.0
i 1,04 1,06 1,15 1,25 136
£ 2 2,14 228 228 2,34 2,44
2 3 3,21 3,18 3,32 3,30 3,33
E 4 4,30 4,25 4,24 4,42 4,39
CAPACIDAD DE CARGA SEGURA g g o 2
ADMISIBLE KG/CM2 B 8|z E NE—— g P
i & g
| s o
05 10 LF L% 35 30 L5 40 4% 21
aa
#rena de grano fno Imosa, ooior café
M iz 15 24
1.0 ATy roj
B e
I
\1‘-.__.' 1Y Argna limesa, calor café 37 256
NI
0 Ay
R L1 &renia limasa, color café daro ) 26
L
'.";-Ib
i
in \"3\ t =M JArena con presencla delimo, color café] 23 25
‘.;:-.-\
i.-'::. '-a\
.
\EK
40
Fuente: TECNO AER-CEMOSA.
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Se hizo la observacion estratigrafica y ensayos Limite Liquido y Limite Plastico en el laboratorio
de Suelos de la U.A.J.M.S. verificaremos con los datos obtenidos por TECNO AER-CEMOSA
el perfil estratigrafico. (Anexo 3.1.b)

RESUMEN GENERAL
h(m) % hum | LP (%) LL P (%) Clasificacion
(%) SUCS
0,5 4,07 20,00 | 17,00 3,00 SM
1,0 5,89 19,90 16,50 3,40 SM
1,5 4,85 22,00 | 18,20 3,80 SM
2,0 3,48 18,80 15,10 3,80 SM
2,5 3,42 20,90 17,40 3,50 SM
3,0 3,17 19,70 | 16,00 3,70 SM

Fuente: Elaboracion propia
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Fuente: Elaboracion propia

La capacidad admisible que tomaremos sera el promedio de ambos valores encontrados, método
Meyerhoff y método Vesic que dan como resultado promedio 2,13 Kg/cm?2. (SEGUN TECNO
AER-CEMOSA.)

3.2. Descripcion del Modelo Estructural

La estructura fue definida como un sistema aporticado tridimensional (3D), comprende 7 niveles
que son la parte del fuste, la sub-cabina, cabina y por ultimo la cubierta metélica; Los niveles
estdn comunicados por escaleras de hormigon armado y el nucleo de ascensor.

El modelo de la edificacion se calcul6 en el programa SAP 2000 y CYPECAD considerando
cargas estaticas, cargas por peso propio, cargas de viento y cargas por sismo.
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Figura Nro. 25. Esquema estructural Torre de control Rafael Pavon

Fuente: Elaboracion propia

a)Datos geométricos de las plantas

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

Tabla Nro. 11. Elevacion de las plantas

Planta | Nombre de planta Altura (m)
7 Cabina 33,00
6 Sub-Cabina 27,70
5 Fuste 23,80
4 Fuste 19,04
3 Fuste 14,28
2 Fuste 9,52
1 Fuste 4,76
0 Cimentacion -2,00

Fuente: Elaboracion propia
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b) Normas de disefio

En el calculo de disefio se aplicaron las normas y reglamento americano de Concreto Estructural
(ACI 318-14), ademas del manual de Disefio AISC-LRFD para Estructuras metalicas.

c¢)Sistemas de unidades

Para el célculo estructural del proyecto “Disefio Estructural Torre de Control” se utilizara el

sistema métrico de unidades (Kg, metro, segundo).

d) Sistema de ejes globales

La convencidn global de ejes de coordenadas X, Y, Z de la estructura, para el analisis y uso del

paquete estructura.

e)Propiedades de los materiales

CONCRETO Y ACERO ACI 8.5

Resistencia caracteristica del hormigon fck

210,0 Kg/cm2

Resistencia caracteristica del acero fyk

4200,0 Kg/cm2

Modulo de elasticidad Ec

215381,1 |Mpa

Peso unitario del concreto

25000 | Kgf/m3

Peso unitario del Acero

7850,0 Kgf/m3

Mdédulo de elasticidad Es

2000000 |Kg/cm2

Fuente: ACI 318S-14

Para la cubierta Estéreo Estructura

ACERO TUBULARES

Esfuerzoa la

fluencia minima

Esfuerzo a la tensién

Madulo de elasticidad

Ksi

Kgflcm?

Ksi

Kgf/cm?

Ksi

min

Méx. Min

Max.

Kgf/lcm?

36

2531,10

58

80

4077,870

5624,648

29000

2038934,90
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3.3. Célculos Cubierta Estéreo Estructura
3.3.1. Determinacion de cargas

La cubierta estara compuesta por cuerdas tipo Warren para la misma se usaran perfiles metalicos

laminados en frio.
a)Sobrecarga de servicio

Para realizar el mantenimiento es necesario realizar el analisis de que el peso de una persona

promedio mas su equipo, realiza mantenimiento o limpieza tiene en conjunto alrededor de:
L= 100 Kg/m?

b)Carga muerta de la cubierta: D= 20 Kg/m?
c)Carga muerta de calamina ondulada: DNE= 5 Kg/m?

d)Carga por temperatura: T= 46,7 °C

3.3.2.Calculo por temperatura

Deben considerarse las acciones, producidas por deformaciones debidas a temperaturas diferentes

en zonas distintas de la estructura, en el caso de que puedan presentarse.

Coeficiente de dilatacion.- En el céalculo de las deformaciones se adoptaran los siguientes

valores para el coeficiente de dilatacién térmica:
Acero= 0,000012 m/m °C

T=Temperatura final (SENAMHI)= 46,7 °C
To=Temperatura inicial (SENAMHI)= 15,8 °C
AT= Incremento de temperatura= T - To
AT=46,7-15,8

AT= 30,90 °C
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. Verificando a deflexion en 'y

A L 900 30
i =——=——=30cm
mE 300 300

Por temperatura:
AL= o* AT*L
AT=0,000012%30,90*9,0
AT=3,34 mm
AT=0,33cm<A,_ ., =3,0cm jCumple!
Disefio de un elemento

Fuerza axial de traccion P=3070,0 kgf
Longitud L=1,50 m

Perfil tubular cuadrado 40x40x2,0 mm

Fuente: SAP

a) Propiedades de la seccién
B= Ancho Exterior
t= Espesor de la pared
Z=Modulo plastico

A= Area seccion bruta
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I= Momento de inercia
r= Radio de giro

H= Alto exterior

Dimensiones )
. p . Eje Y-Y
nominales Peso Area Eje X-X
H B t | tedrico | y4 I y4
mm | mm | mm | kg/m cm2 cm4 | cm4 | cm4 | cméd
40 40 2,0 | 2,306 2,937 6,935 4,136 | 6,935 | 4,136

Fuente: Elaboracion propia

° Estado limite de fluencia
Area bruta= 2,937 cm?

f, = <@, *F,

b ABRLTTA
3070

= < 0,75 * 2531,092
2,937

1045,28-% < 1898,32 5 jCumple!
I

b) Fractura en la seccién
El esfuerzo en la seccion transversal del elemento traccionado aumenta por la presencia de

agujeros de tornillos o remaches por la cual se reduce la seccion.
Fu= Esfuerzo de tension minimo (58ksi) = 4077,87 kg/cm?.

AneTa= 0,85*AsruTta

f, = i <0 =F,
= Ayera

3070
f, =——— < 0,75=4077,86
= 0852937

f., = 1230, I‘.}—‘i 3058, -’-lﬂll]'—z iCumple!

c) Esfuerzo debido a temperatura
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o=E*¢

06=2038934,90*0,000012*30,90

6=756,04 =,

c

e = 189832 kg/cm? {Cumple!

em? —

756,04

3.3.3.Carga de viento
Tabla Nro. 14. Esquema de la Cubierta Estéreo-Estructura

YU

~ag

Fuente: Elaboracion propia
El Viento es una Carga dinamica (que varia en el tiempo) con una determinada direccion e

intensidad, o sea una masa de aire en movimiento que al chocar contra el obstaculo (edificio)

tiende a volcarlo a correrlo.®

5 JOSE MARIA CANCIANI, Universidad de Buenos Aires, Facultad de Arquitectura, Edificios en Altura. Pag. 2
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e Presion dindmico (IBNORCA)

. (N
q, = 0,613K_K KdU‘I( )
o

z =L

Donde:

g.=q,= Presion dinamica a Barlovento o Sotavento

K_= Se determinan para cada direccion de viento una categoria o categorias de exposicion y los

coeficientes de exposicion para presion dindmica Kz o Kh,
K_.= Factor topografico igual a 1.

K ;= factor de direccionalidad

e Velocidad bésica de disefio Vo

Vo= 26 m/seg

e Factor de direccionalidad del viento kd

Nuestro tipo de estructura es; Torre reticuladas: Toda otra seccion.

Kd=0,95

e Factor de importancia |

Naturaleza de la ocupacion

Categoria

Factor |

Torres de control de aviacion, centros de control

de trafico aéreo.

v

1,15

Fuente: NORMA BOLIVIANA, Accion del viento, Pag. 17

e Categoria de exposicion

Exposicion C. Esta categoria incluye campo abierto plano y terrenos agricolas.
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e Coeficiente de exposicion para la presion dindmica

Altura sobre el | EXPOSICION
nivel del terreno
2(m) -
0-5 0,87
6 0,9
7,5 0,94
10 1,00
12,5 1,05
15 1,09
17,5 1,13
20 1,16
22,5 1,19
25 1,21
30 1,26
35 1,3
40 1,34
45 1,37
50 1,40

Fuente: Norma Boliviana de Viento, Pag. 21-22
e Factor topografico
Como la Torre de Control no esta sujeta a los efectos topograficos del articulo se toma como
Kzt=1.
e Sistemas principales resistentes a la fuerza del viento
Las presiones de disefio para los sistemas principales resistentes a la fuerza del viento de

edificios de todas las alturas se deben determinar mediante la siguiente ecuacion:
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p=q*GCp(

Donde:

g = gz para paredes a barlovento evaluada a la altura z sobre el terreno;

g = gh para paredes a sotavento, paredes laterales y cubiertas, evaluada a la altura h;

m2

2

G= el factor de efecto de rafaga igual a 0,85 para estructuras rigidas

Cp= coeficiente de presion externa

Presion de Disefio (P)

Las presiones de disefio para los sistemas principales resistentes a la fuerza del viento de

edificios de todas las alturas se deben determinar mediante la siguiente ecuacion.

N
P=gq*GC, — ql[chi)(E)

Siendo:

P= Presion de disefio que se usara en la determinacion de cargas de viento para edificios.

= Presion dindmica en N/m?

gh= Presién dindmica evaluada a la altura z=h

qz= Presion dinamica evaluada a la altura z sobre el nivel del terreno, en N/m?

gi= Presion dinamica para la determinacion de presion interna.

g=0gz= Para paredes a barlovento evaluada a la altura z sobre el terreno

g=gh= Para paredes a sotavento, paredes laterales y cubiertas evaluada a la altura h.

qi=gh= Para paredes a barlovento, paredes laterales, paredes a sotavento y cubierta de edificios

cerrados.

Coeficientes de presién externa (Cp)

Superficie L/B Cp
Pared a Barlovento 1 0,8
Pared a Sotavento 1 -0,5
Paredes Laterales 1 -0,7

Fuente: Norma Boliviana de Viento, Pag. 31
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Coeficiente de presion en paredes cp
Superficie L/B | Cp | Usarcon
Pared a Barlovento Todas | 0,8 qz
0-11]-08
Pared a Sotavento 2 -0,5 qz
>4 |-0.2
Paredes Laterales Todas | -0,7 gz

3.3.4.Célculo de presiones

La altura total de la Torre de Control més la Cubierta Estéreo-Estructura es de 37,70 m, para el
calculo de la presion dinamica esta estara evaluada a la altura z=h, donde la altura h sera:

Altura del fuste (Hf): 33,0 m

Altura base de sustentacion de la cubierta (Hbs)=4,0 m

Altura cubierta Estéreo-Estructura (Hee)=0,70 m

Altura h = Hf + Hbs + Hee/2

h=33,0 + 4,0 + 0,70/2

h=37,35m
GC GC
ii (131 6,5C, 9.GC, q,G G,
- - q,G6C,
VIENTO T = = [ < ( -
» - ~q GC
4,G6C, E - = D I\—E‘ T =a,6C,
1Y 11¥YYq,G Cp L
I
PLANTA ELEVACION
Fuente: Norma Boliviana de Viento, Pag. 32
Angulo Vo 26 m/s
h(m) Factor |
barra Kz Kd Kzt
37,35 90,0 1,319 0,95 1 1,15

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla Nro. 20. Coeficiente de presion interna

Coeficiente de Presion interna Gepi

Clasificacion de cerramientos Gepi
Edificios abiertos 0
0,55
Edificios parcialmente cerrados
-0,55
0,18
Edificios cerrados
-0,18

Fuente: Norma de vientos Bolivia

¢ Presion evaluada a la altura h ya sea para sotavento, y vientos laterales

- N
Qp=373s = 0613 xky *k, =K = (V)" =1 (mg)

Reemplazando datos:

, N
Qnegrgs = 0,613 1,319 = 1,0 = 0,95 = (26)% = 1,15 ( )

.

= 597,14 ( N )
Qn=3735 = , mZ

e Presion evaluada a la altura z sobre el nivel del terreno para la cubierta

. N
Qu=370 = 0613 = ky =k =Ky = (V)7 =1 ( ")
m‘

Reemplazando datos:

, N
Qp=s70 = 0,613 1,316 = 1,0 = 0,95 * (26) = 1,15 ( )
-

N
Qy=37,0 = 295,78 (mz)

e Presion de disefio a barlovento en la cubierta
N
P = qz*GC, —q,(GC,;) (m—)

Reemplazando datos:

N
P1 = 595,78 = 0,85 * 0,8 — 597,14 = (—0,55) ( ,,)
m2

N
Pl = 733,56 ( ,,)
m2
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N
P2 = 595,78+ 0,85 = 0,8 — 597,14 = (4+0,55) ( ,,)
m2

N
P2 =76,70 ( ,,)
m.l’.

Se tomara el valor maximo para el calculo

N
P =73356 ( ,,)
m2

o Presion de disefio a sotavento en la cubierta
La presion a sotavento evaluada a la altura z desde el terreno sera la misma en toda la altura de la

torre de control tomando como base z=h entonces.

N
Qz=h=37,35 — 227,14 (m:)

N
P = gh = GC, — q,(GC,,;) m—)

Reemplazando datos:

N
P1 = 597,14 0,85 * —0,5 — 597,14 * (—0,55) ( ,,)
m.l’.

N
Pl = 7464 ( ,,)
m2

N
P2 = 597,2% 0,85 *—0,5 — 597,14 * (+0,55) ( ,,)
m.l'.

N
P2 = 582,21 ( ,,)
m2

Se tomara el valor maximo para el calculo

N
P2 = —582,21 ( ,,)
m2

¢ Presion sobre los nudos en las barras
Para la carga que actuara en la cubierta Estéreo Estructura se utilizara la carga mayor.

La presién en los nudos que actuaran en las barras:
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Tabla Nro. 21. Presion en nudos a barlovento

Viento Barlovento

Area tribut Presion Presion
z(m) Barra P sobre P sobre
(m2) (Kg/m2) (Kg) nudos(Kg) | nudos(Kg)
1,9 EB-AB 1,59 51,94 82,59 82,6 83,0
1,5 FB-BB 1,13 73,46 165,60 165,6 166,0
1,9 GB-CB 1,13 73,46 165,60 165,6 166,0
1,9 HB-DB 1,59 51,94 82,59 82,6 83,0
4,0 AB-9i 2,65 51,94 137,65 137,6 138,0
4,0 BB-1i 1,88 73,46 275,75 275,8 276,0
4,0 CB-3i 1,88 73,46 275,75 275,8 276,0
4,0 DB-15i 2,65 51,94 137,65 137,6 138,0
4,3 9i-15 0,80 51,94 41,55 41,6 42,0
4,3 1i-1 0,56 73,46 82,69 82,7 83,0
4,3 3i-4 0,56 73,46 82,69 82,7 83,0
4,3 15i-16 0,80 51,94 41,55 41,6 42,0
Fuente: Elaboracion propia
Figura Nro. 28. Elementos de la Cubierta y base a Barlovento

15 1 + 1%

aqr 1] 3l 145

& 1E = | a8

EE FB i3 HA

BARLOVEMNTO

Fuente: Elaboracion propia




Tabla Nro. 22. Presion en nudos a Sotavento

Viento Sotavento
Area tribut Presion Presion
m | B i) | Kgmd) | (KgmD) | nuces(ie) | nudeslKe
1,9 ES-AS 1,59 -37,58 -59,76 -59,8 -60,0
1,9 FS-BS 1,13 -53,15 -119,82 -119,8 -120,0
1,9 GS-CS 1,13 -53,15 -119,82 -119,8 -120,0
1,9 HS-DS 1,59 -37,58 -59,76 -59,8 -60,0
4,0 AS-29i 2,65 -37,58 -99,60 -99,6 -100,0
4,0 BS-37i 1,88 -53,15 -199,53 -199,5 -200,0
4,0 CS-35i 1,88 -53,15 -199,53 -199,5 -200,0
4,0 DS-23i 2,65 -37,58 -99,60 -99,6 -100,0
43 29i-34 0,80 -37,58 -30,07 -30,1 -31,0
43 37i-48 0,56 -53,15 -59,83 -59,8 -60,0
4,3 35i-45 0,56 -53,15 -59,83 -59,8 -60,0
4,3 23i-33 0,80 -37,58 -30,07 -30,1 -31,0
Figura Nro. 29. Elementos de la cubierta y base Sotavento

34

241

L3

ES

48

A

a5

F5

SOTAVENTO

40

78l

GE

Fuente: Elaboracion propia
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Viento Lateral Derecho
Area tribut Presion Presion
z(m) Barra P sobre P sobre
(m2) (Kgim2) (Kgim2) nudos(Kg) | nudos(Kg)
15 CD-AD 1,13 68,38 77,27 77,3 -78,0
1,5 DD-BD 1,13 -68,38 77,27 -77,3 -78,0
4,0 AD-15i 1,88 -68,38 -128,56 -128,6 -129,0
4,0 BD-29i 1,88 -68,38 -128,56 -128,6 -129,0
4,3 15i-16 0,56 -68,38 -38,29 -38,3 -39,0
4,3 29i-33 0,56 -68,38 -38,29 -38,3 -39,0
a3
24r
a
oo
LATER AL
CERECHO
Fuente: Elaboracion Propia
Viento Lateral Izquierdo
Area tribut Presion Presion
z(m) Barra P sobre P sobre
(m2) (Kg/m2) (Kg/m2) nudos(Kg) | nudos(Kg)
1,5 Cl-Al 1,13 68,38 77,27 77,3 -78,0
1,5 DI-BI 1,13 -68,38 77,27 -77,3 -78,0
4,0 Al-9i 1,88 68,38 -128,56 -128,6 -129,0
4,0 BI-23i 1,88 68,38 -128,56 -128,6 -129,0
4,3 9i-15 0,56 68,38 -38,29 -38,3 -39,0
4,3 23i-32 0,56 68,38 -38,29 -38,3 -39,0

VER ANEXO 3.1.1




3.3.5.Disefio de la Estéreo Estructura
Cargas sobre la Estéreo Estructura
a) Carga muerta
Carga muerta de la cubierta: D= 20 Kg/m? (Ver Anexo 3.1.11)
Carga muerta de teja ondulada: DNE= 5 Kg/m? (Ver Anexo 3.1.12)
b) Carga viva o de servicio
L= 100 Kg/m? (Ver Anexo 3.1.13)
c) Resumen de cargas sobre la Estéreo Estructura
(Ver Anexo 3.1.14)

3.3.6.Considerando el disefio por flexion asimétrica
Cargas factorizadas para la Estéreo Estructura.

e Para Barlovento

COMBINACIONES PARA CARGA | CARGAVIVA| . o\ - | CARGA
BARLOVENTO MUERTA (D) EN '(I'LEr()ZHO VIENTO (W) CREE;CA
COMBINACIONES DE CARGA kg/m2 kg/m2 kg/m2 kg/m2
U=14D 35,00
U=1,2D+0,5 (Lr) 80,00
U=1,2D+ 16 (Lr) + (0,8W) 25,00 100,00 73,46 248,77
U=1,2D+1,3W +0,5 (L) 175,50
U=09D+1,3W 118,00
Fuente: Elaboracion propia
e Para Sotavento
otz | cano TCARSAYIA] caneape | CARCA
MUERTA (D) (L) VIENTO (W) L)
COMBINACIONES DE CARGA
kg/m2 kg/m2 kg/m2 kg/m2
U=14D 35,00
U=12D+0,5(Lr) 80,00
U=12D+16(Lr) +(0,8W) 25,00 100,00 -53,15 190,00
U=1,2D+1,3W +0,5 (L) 80,00
U=09D + 1,3W -46,60

Fuente: elaboracion propia
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e Para Lateral Derecho

gglgAEBéElgCION ES PARA LATERAL CARGA CEAl\IT$ée/|J|\(gA CARGA DE é:éﬁ?%:\
MUERTA (D) (L VIENTO (W) L)
COMBINACIONES DE CARGA
kg/m2 kg/m2 kg/m2 kg/m2
Uu=14D 35,00
U=1,2D+0,5 (Lr) 80,00
U=12D+16(Lr)+(0,8W) 25,00 100,00 -68,38 135,29
U=12D+13W+0,5 (Lr) 80,00
Uu=0,9D + 1,3W -66,40
Fuente: elaboracion propia

e Para Lateral Izquierdo

::Z%Iﬂ:BEI:I;\gIONES PARA LATERAL CARGA CARGAVIVAEN | CARGA DE CARGA
MUERTA (D) TECHO (Lr) VIENTO (W) | CRITICA (U)
COMBINACIONES DE CARGA
kg/m2 kg/m2 kg/m2 kg/m2

U=1,4D 35,00
U=1,2D+0,5(Lr) 80,00
U=1,2D+1,6(Lr) +(0,8W) 25,00 100,00 -68,38 135,29
U=1,2D+1,3W+0,5(Lr) 80,00
U=0,9D +1,3W -66,40

e Propiedades de la seccion

XW—HmE -~ X
B

Fuente: Elaboracion propia
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e Momento ultimo

7 My 50,0 100 19 em?
, = = = 2,19 cm
¥ Qb F, 09=25311

M _12,0+=100

LW

Z. .= = =0,53 em®
' @PbxF, 0,9=2531,1

¢ Verificacion de la seccién perfil tubular cuadrado (Ver Anexo 3.1.15)

Se utilizara tubos de acero de seccion cuadrada y no circular. El objetivo es facilitar la union de

los tubos entre si mediante soldadura (lo que es mas complicado si la seccion es circular).®

B= Ancho exterior

t= Espesor de pared
Z= Modulo pléstico
A= Area seccion Bruta
I= Momento de inercia

H= Alto exterior

Se obtiene la mayor carga ultima U=244,83 Kg/m?

Dimensiones ) )
_ ) Eje X-X Eje Y-Y
nominales Peso Area
H B t tedrico I A I Z
mm | mm | mm | kg/m cm2 cm4 | cm4 | cm4 | cm4
40 40 | 1,25 | 1,489 1,897 | 4,694 | 2,737 | 4,694 | 2,737

Fuente: Elaboracion propia

e Momento nominal

M,.=F *Z,=2531,092+2,737 =6927,60 = 69,28 kg=m

M, =F =Z,=2531,092=2737 = 692760 =69,28 kg=m

6 PROF. ING. JOSE L. VOLTA, Proyecto fabricacién y montaje de Estéreo-Estructura, pag. 4

65



e Verificacion de la resistencia en flexion asimétrica

M M
— 4 ——— =1
ﬁb*Mﬂx EI'EJ*MW

Donde @, es un factor de resistencia segin LRFD de valor 0,9.

50 12,0
+ <
0,9 69,28 0,9 = 69,28

0,98 = 1 jCumple!

AISC limita la deflexion de las vigas que soportan techos o loas susceptibles de agrietamiento, el
UBC (Uniform Building Code), especifica valores de deflexion de L/300 en general pueden

usarse esa deflexion méxima para edificaciones.

e Verificando a deflexion eny

L 2900
A =

— =2 —13p
max — 300 300 cm

5 w,, *L*

A= *
384 E=I,

5 12 = 150*
A= ®
384 2038934,90* 4,694

= 1,49 cm

A=1,49 cm < 3 cm jcumple!
e Disefo de elementos de la Estéreo Estructura sometidos a compresion y traccién

Figura Nro. 31. Idealizacion de cargas

Fuente: Elaboracion propia
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Figura Nro. 32. Modulo del emparrillado

i, ' B

Fuente: Elaboracion propia
a) Disefio de un elemento malla inferior 18i-19i
Fuerza axial de traccion P=2410,0 kgf
Longitud L=1,50 m

Perfil tubular cuadrado 40x40x1, 25 mm

Figura Nro. 33. Dimensiones de seccion cuadrada malla inferior

i

Fuente: SAP2000

b) Propiedades de la seccidon
B= Ancho Exterior
t= Espesor de la pared
Z=Modulo plastico
A= Area seccion bruta
I= Momento de inercia
r= Radio de giro

H= Alto exterior
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Dimensiones .
. . . Eje Y-Y
nominales Peso Area Eje X-X
H B t | tedrico I z I z
mm | mm | mm | kg/m cm2 cm4 | cmd | cm4 | cmé
40 40 1,25 | 1,489 1,897 4,694 | 2,737 | 4,694 | 2,737

Fuente: Elaboracion propia

e Estado limite de fluencia
Area bruta= 1,897 cm?

1::'II.T
= <@, *Fy
J|:l‘BRI.TTEI. !

f|1:1

_ 24100

f, = < 0,75 * 2531,092
1,897

1271,0-% < 1898,32 % {Cumple!
I cm

c¢) Fractura en la seccién
El esfuerzo en la seccion transversal del elemento traccionado aumenta por la presencia de

agujeros de tornillos o remaches por la cual se reduce la seccion.
Fu= Esfuerzo de tension minimo (58ksi) = 4077,87 kg/cm?.

Aneta= 0,85*AgruTa

fe, = % <0.*Fy
ANETH

2410

f,=————=<075=4077,86
= 0,85=1,897

f, = 1494,62 5 < 3058,39—5 jCumple!
CHn cm

d) Relacion de esbeltez
Aunque la esbeltez es critica para la resistencia de un miembro a compresion, ella no tiene

importancia en un miembro a traccion, sin embargo, en muchas situaciones es buena practica

limitar la esbeltez de los miembros a traccion.
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E S

= 300

rﬂ'.l.l!'.l

0,65 =150
1,573

= 300

61,98 < 300 jCumple!

e) Disefio de un elemento de la malla superior barra 29-38

Fuerza axial de compresion P=-3300,0 kgf

Longitud L= 150 m

Perfil tubular cuadrado 40x40x1,25 mm

Fuente: SAP

Propiedades de la seccion
B= Ancho Exterior

t= Espesor de la pared
Z=Modulo pléstico

A= Area seccion bruta

I= Momento de inercia

r= Radio de giro

H= Alto exterior

69



Dimensiones .
. . . Eje Y-Y
nominales Peso Area Eje X-X
H B t | tedrico I z I z
mm | mm | mm | kg/m cm2 cm4 | cmd | cm4 | cmé
40 40 1,25 | 1,489 1,897 4,694 | 2,737 | 4,694 | 2,737

Fuente: Elaboracion propia

La barra 19-20 (malla superior) esta sometida a compresion por lo tanto se encontrard su

capacidad maxima a compresion

e Esbeltez maxima

. K=L,
by = < 200
r

x

. 0,65%150
."u =

= ————— < 200
1,573

61,98 < 200

K=l
by, = < 200
r}’

_ 0,65=150

7 =< 200
¥ 1,573

61,98 < 200

e Pandeo flexional

w2 *2038934,90

F.=
=i 0,65 = 150. ,
=573 )

f
F,, = 5237,83 kgﬂ
CI-
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e Definir la frontera entre columna elastica e inelastica

—
R i
- N|Fe
|2531,092
he = |———— =10,70
| 5237,83
N
e Esfuerzo critico para el elemento
A, <15 b, > 1,5
_ . _ (o887
F.. = (0,658 ) « Fy For = = )= By

F., = (0,658%7° ) = 2531,092

f
F. = 206761 kgﬂ
CIm-
¢ Resistencia normal por compresion
P,=F.*=A

B, = 2067,61 = 1,897
P, = 392226 kg

e Suma de las cargas factorizadas
El factor de resistencia segun la LRFD es de 0,85 para columnas
1::'II_T = EI]‘ * Pn
P, = 0,85 =3922,26
P, = 3333,92 kgt
e Verificando solicitaciones

1::'II_T = Pl.T(s-:ullcltadu:u}

3333,92 kef >3260,0 kef Cumple!

71



e Por abolladura

Fuente: SAP
e Paraelalma
Factor de esbeltez
K=Coeficiente de pandeo de la placa =4
A =Factor de esbeltez
H=w=40mm =4,0cm
t=2mm =0,2cm
p = factor de reduccion.
Fcr=Fn=2067,61 kg/cm?
s 1,052 . (E) . ||§
vk t E
= 1,0523( 4,0 )H | 2067.61
v 0,125/ [2038934,90
A=047

El factor de esbeltez es menor a 0,673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1,00.

o2z

_ (-5
A

A= 0673
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A< 0,673 p=1
H.,=p=*H
H, = 1,00 = 4,0
H,=40cm
AH=H—H,
AH=4,0-—4,0
AH = 0,00
No hay reduccion en el alma AH = 0,00

f)Para la base

A= 1,052 . (W:] . |E
= Vl'l_{ . . : Nl E
I—
2067,61

1— 1,052_( 4,0 ) |
T J2 ‘o125 - /203893490

A= 047

El factor de esbeltez es menor a 0.673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1.00.

A= 0673 p=-—2"
A< 0,673 p=1
b,=p=*b

b, = 1,004,

b, = 4,0 cm
Ab=b—b,
Ab=40-—4,0
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Ab = 0,00
No hay reduccion en la base Ab = 0,00

g) Area efectiva

No hay reduccion de la seccion
A_ = A — (2Ab+ 2AH)
A_ =1,897 — (0,00 + 0,00)
A_ =1,897 cm?
Pn = A, *Fy

h) Resistencia normal por compresion
F.‘I!'.I = FEI"* AE-

P, = 2067,61 =1,897 = 3922,26 kg

i)Suma de las cargas factorizadas
El factor de resistencia segin la LRFD es de 0,85 para columnas.

1::"l.T = EI ® Pn
P, = 0,85%3922,26 = 3333,92 kg

J)Verificando solicitaciones
Py = P,

Uizolicitado)

3333,92 kg=3260 {Cumple!

k) Disefio de un elemento vertical de la Estéreo Estructura barra 16-15.

Fuerza axial de compresion P= -265 kg
Longitud L=0,75m

Perfil 40x40X0,8 mm
e Propiedades de la seccion
B= Ancho Exterior
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t= Espesor de la pared

Z=Modulo plastico

A= Area seccion bruta

I= Momento de inercia

r= Radio de giro

H= Alto exterior

Dimensiones .
_ i ) Eje Y-Y
nominales Peso Area Eje X-X
H B t | tedrico I z I V4
mm | mm | mm | kg/m cm2 cm4 | cmd | cm4 | cm4
40 40 0,8 | 1,189 1,04 3,15 | 1,345 | 3,15 | 1,345
Fuente: Elaboracion propia
e Esbeltez maxima
. K=L,
h, = < 200
rJ{
0,65=75
by =———— < 200
1,573
30,99 < 200
. K=L,
hy = = 200
r
¥
0,65 75
hg = ——o— 200
1,573
30,99 < 200
e Pandeo flexional
P % FE
st K=L_.,
(—=)
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B w2 *2038934,90

F.=
=i 0,65 * 75. ,
1573 )

kef

cm-

F,, = 20951,32

o Definir la frontera entre columna elastica e inelastica

_ [

|'i«.- frd
& "ulFE

] 2531,092

h,= |————=10,3
|20951,32
N
e Esfuerzo critico para el elemento

b, <15 J, =15

F.. = (0,658'¢ ) «Fy F., = (5" )« Fy

“C

F., = (0,658%% ) = 2531,092

f
F.. = 240977 kgﬂ
CIn-
¢ Resistencia normal por compresion
P,=F_=A

B, = 2409,77 = 1,04
P, = 2506,17 kg
e Suma de las cargas factorizadas

El factor de resistencia segin la LRFD es de 0,85 para columnas

1::.II_T = |'-'I} * Pn
P, = 0,85 = 2506,17
P, = 2283,3 ket
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e Verificando solicitaciones

PLT = Pl_Tl:snlicitadn}
2113,24,kgf >265,0 kgf Cumple!

e Por abolladura

Fuente: SAP
e Paraelalma
Factor de esbeltez
K=Coeficiente de pandeo de la placa = 4
A =Factor de esbeltez
k=Coeficiente de pandeo de la placa =4
H=w=40mm =4,0cm
t=2mm =0,2cm
p = factor de reduccion.
Fcr=Fn=2406,29 kg/cm?

—
1,052 F
= x (w:} * ||?n

vk

A
t

—
)= 1052 (4,0) | 240053

Ja  \0z2 '42035934,90
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A=10,36

El factor de esbeltez es menor a 0,673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1,00.

(1222
A= 0,673 p=-—>
A< 0,673 p=1
H.=p=H
H, = 1,00 = 4,0
H,=40cm
AH=H-H,
AH=4,0-4,0
AH = 0,00
No hay reduccion en el alma AH = 0,00
l)Para la base
2= 1,052 ] (W) ] |E
Vk t/ | E
—
l__LDSE_(4ﬂ)_ | 240629
Va2 \oz2 | 2038934,90

A=0,36

El factor de esbeltez es menor a 0.673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1.00.

A= 0673 p=-

A< 0,673 p=1
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b,=p=*b

b, = 1,004,

b, = 4,0 cm
Ab=b—b,
Ab =40 — 4,0
Ab = 0,00

No hay reduccion en la base Ab = 0,00

m) Area efectiva

No hay reduccion de la seccion
A, = A — (2Ab+ 2AH)
A_ =1,897 — (0,00 + 0,00)
A_ =1,897 cm?
Pn = A, *Fy

n) Resistencia normal por compresion
FlI!'.I = FI'.'I"* JelF_'-

P, = 2409,77 =1,04 = 2506,171kg

0) Suma de las cargas factorizadas

El factor de resistencia segin la LRFD es de 0,85 para columnas.

P, = 0,85+ 2506,17 = 2130,24 kg

p) Verificando solicitaciones

1::'II_T = Pl.T(lel:ltadu:u}
2130,24 kg = 265,0 jCumple!

g) Disefio de un elemento de las diagonales barra 6-1i
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Fuerza axial de compresién P=-2800 kg
Longitud L=1,30 m

Perfil 40x40x1, 25 mm
e Propiedades de la seccion
B= Ancho Exterior
t= Espesor de la pared
Z=Modulo pléstico
A= Area seccion bruta
I= Momento de inercia
r= Radio de giro

H= Alto exterior

Dimensiones .
. . ) Eje Y-Y
nominales Peso Area Eje X-X
H B t | tedrico | Z | Z
mm | mm | mm kg’m cm2 cm4 | cmd | cm4 | cmé
40 40 | 1,25 | 1,489 1,897 14,694 |2,737 | 4,694 | 2,737

Fuente: Elaboracion propia

La barra 1-2 (malla superior) esta sometida a compresion por lo tanto se encontrara su capacidad

méaxima a compresion.

e Esbeltez maxima

K=*L,
= < 200
_ 1=130
b, = 200

1,573

82,64 < 200

. K=*L,
h, = < 200
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e Pandeo flexional

_1+130

£
v 1,573

= 200

82,64 = 200

%+ 2038934,90

1=130,,
( 1,573 )

F.=

kef

cm-

F,, = 2946,28

e Definir la frontera entre columna elastica e inelastica

e Esfuerzo critico para el elemento

=
_ B
e "ulFE
|2531,092
h,= |———— =093
[2946,28
\
i, <15 W, =15
F.. = (0658"%)« Fy F., = (25

fap

F.. = (0,658%%" ) = 2531,092

¢ Resistencia normal por compresion

f
F,, =1762,35 kgﬂ
cm-

Pn = Fl:r'Jic A

P, = 1762,35 = 1,897

)<
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P, = 335133 kg

e Suma de las cargas factorizadas

El factor de resistencia segin la LRFD es de 0,85 para columnas

1}I.T = EI} * Pn
P, = 0,85=3351,33
P, = 2848,63 kgt

¢ Verificando solicitaciones

e Por abolladura

e Parael alma

Factor de esbeltez

1::'II.T = PLTI:lelcltad ol

2848,63 kef>2800,0 kegf jCumple!

Fuente: SAP

K=Coeficiente de pandeo de la placa =4

2 =Factor de esbeltez

k=Coeficiente de pandeo de la placa =4

H=w=40mm =4,0cm
t=1,25mm =0,125cm

p = factor de reduccién.
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Fcr=Fn= 1766,64 kg/cm?

Y '1‘| E
I—
176664

£ |

' wl 2038934,90

5 1052 ( 4,0 )
Yz \0125

A=10434

El factor de esbeltez es menor a 0,673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1,00.

(1-22
A= 0,673 p=-—2
A< 0,673 p =092

H.=p*H
H, = 1,00+=4,0
H,=40cm
AH=H—H,
AH=4,0—-4,0
AH = 0,00

No hay reduccion en el alma AH = 0,00

r) Para la base

A= 1,052 ) (W) ) |E
= vl'l_{ : : - ﬁql =
I—
1766,64

. |

' wl 2038934,90

5 1052 ( 4,0 )
~ J& \oazs

A=0434
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El factor de esbeltez es menor a 0.673 por lo tanto no se produce abolladura, por lo cual se

tomara el factor de reduccion igual a 1.00.

A= 0673 p=-
A< 0673 p=1
b.=p=b

b, = 1,00%4,0

b, = 4,0 cm
Ab=b—b,
Ab = 4,0 — 4,0

Ab = 0,00 (No hay reduccion en la base)

s) Area efectiva

No hay reduccion de la seccion
A_ = A —(2Ab+ 2AH)
A_ =1,897 — (0,00 + 0,00)
A, = 1,897 cm?
Pn = A, *Fy

t)Resistencia normal por compresion

P, = 1766,64+=1,897 = 3351,33 kg

u) Suma de las cargas factorizadas

El factor de resistencia segin la LRFD es de 0,85 para columnas.

P, = 0,85+3351,33 = 284863 kg
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v) Verificando solicitaciones

PLT = PU':BD“.Ei.tEI.dD}
2848,63 kgf = 2800 Kgf jCumple!

3.3.7.Disefo de la placa base de anclaje
En la union se debe verificar la placa base y los penos de anclaje con los datos de entrada como
son las reacciones en los apoyos de la cubierta se pueden disefiar las placas de apoyo y los

respectivos pernos de anclaje.

Se disefiara la placa base de la columna DB-HB
Reaccion vertical de la cubierta Pu=2450,0 kgf
Acero A-36Ksi

A,=drea del pedestal de apoyo= 900 cm?
d=20cm

bf =20 cm

a)Determinacion del area requerida para la placa base
Suponiendo que el area de concreto de soporte serd& mucho mas grande que el area de la placa
base tal que:

™
[

=2
A

Pu

J!‘1
@C * D,BEFC * (22

@=0.6 factor de resistencia del concreto

B 2450
"~ 0,6 = (0,85 % 210) = 2

Ay

A, =10,97 cm?
Revision=
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||A_2_ | 900 —ooc
A,  _|1097
Ny

La placa base debe ser por lo menos tan grande como la columna:

A, =d = bt
A, =20=20
A, = 400 cm?

Optimizacidn de las dimensiones de la placa base
_095= d— 0,8 =bf
B 2

_095+=20-0,6+20

2
A= 1,5 cm
N=,A,+A

N=+v400+1,5

N=215cm
A
B=—
N
400
E=
21,5

B = 18,6 cm Se tomara 20 cm

Donde:
N—095=d
m=——"—

2

21,5 —-095= 20
m = >




m=125cm

B— 0,8 =bt

n:—
2

20—08=20

n=——
2

n= 2,0 cm

A,
@c*Pp = 0,6 (0,85 C)x A, * |—=
|A,
\
@c = Pp = 0,6 = (0,85 = 210) = 400 = 2
@c = Pp = 85680 kg

I S .
" (d+bf)? Oc+*Pp

X_4>:czu>:czn 2058,0
"~ (204 20)%2 85680

X=1024

_ 2*\."&
14++1-X

o 2=\023
1++1— 0,24

A=10,52

A=+/d=bt

= VR
4

., 0,52 =+20=20
An" =
4
An” = 2,6 cm
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La placa base debe tener las dimensiones necesarias donde puedan insertarse los pernos de

anclaje, de acuerdo a la AISC, encontramos la distancia al borde segun dice que para bordes

;. . . ;. 1 .
recortados mecanicamente, la distancia minima es de 1 : equivalente a 1,25 pulg.

Por lo que las dimensiones de la placa por motivos constructivos, N=20 cm y B=20 cm que es
igual a una placa de 20x20 cm, se adopta este valor para evitar superposicion de los elementos,
el espesor se determina a partir de la flexion en los volados que estd sometida la placa por la

expresion ya conocida antes:

Donde n es la distancia del perno al borde de la placa.

Donde:

t= Espesor de la placa

Pu= Carga ultima de calculo= 2350,0 kgf

B= Lado de la placa= 20 cm

N= Longitud del apoyo en el soporte= 20 cm

Fy= Esfuerzo de fluencia 36Ksi= 2531,092 Kgf/cm?

k= Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa=0,60

n= Claro del voladizo de la placa

|| 2Py = nl
t= (0,9%Fy=B=N
1‘ B ™ }:" ™

B—2=k 20—2=046
n= = =04 cm
2 2

|| 2 = 2350 = 9,4°

t =
“\Il 0,9=2531,092 = 20 = 20

t=0,68 cm

t=0,68 cm tomar 10 mm
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b) Disefio por aplastamiento de la placa base
g, = (58ksi) Esfuerzo ultimo de rotura para aceros A-36 = 4077,87 %
@ =Factor de reduccion por aplastamiento=0,75

t= Espesor de la placa= 10 mm

A —_ Pu
9 075=0, =F,

2350

A = =1,02 em?

9 0,75%0,75 = 4077,87
T - |¢1- *Hg

ﬂg = E"‘ v i = |
N T
_ |4*102
wl T
d= 1,14 cm

P,=24=q@, =dpy=t=oy
P, =075 %1,14=1=4077,87
P, = 3486,58 kg = 2350
3486,58 kef = 2350,0 kef

La fuerza vertical se transmite a la plataforma por aplastamiento directo entre la placa base y la

plataforma.
k
0. = ——— < 2530 g
4=dp =t cm*
2350 kg
0= —————— < 2530 —
4=1,1=1,0 cm-
k k
oc = 535,10 — < 2530——
CHre CIre
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c)Calculo de los pernos de anclaje

Los pernos de anclaje se deben disefiar de tal manera que resistan las cargas de la estructura que

Ilegan a la base de las columnas.

Pu=Tu=2350 kg =5,18 kip

Fu=58 Ksi

t=0,75 Factor resistente tomado para acero A-36Ksi
F"c= resistencia caracteristica del hormigon

Fu=58 ksi esfuerzo ultimo de rotura para aceros A-36

Tu

Ag=———
0,75 = @t * Fu

_ (518)/4
8= 075%0,75 =58

Ag = 0,040 pulg.?

= d?

Ag = = 0,033 pulg?

Despejando el didmetro se obtiene un d=0,22 pulg.

Tamaiio del Tornillo Tornillo

tornillo (pulg) A325 A490

%2 12 15

5/8 19 24

% 28 35

7/8 39 49

1 51 64

11/8 56 80
1% 71 102
13/8 85 121
1% 103 148

Fuente Disefio de estructuras de acero LFRD McCormac
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Seleccionando un diametro comercial tenemos pernos de (1/2)”.
Area del perno seleccionado= 0,19 pulg?.

Las precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger sugieren basados en la
normativa una tabla. Segun el tipo de acero utilizado las minimas distancias a las que se deben

embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla.

Bolt tvoe Minimun Minimun
YP® | Embedded | Embedded Edge
material .
length Distance
A307, A36 12d 5d>4 in
A325, A449 17d 7d>4 in

Fuente: Disefio de estructuras de acero LFRD McCormac
Donde (d) es el didmetro nominal del perno estas son distancias conservadoras segin normativa.

Determinar el area de la superficie requerida.

Tu
Apsf = ———
4= pt=+/fc
4,53
Apsf=
4 =075 %+3

Apsf = 0,87 pulg?

Determinacién de la longitud de anclaje.

|D,B?

L= 1312
a'q ¥

0,87
13,14
\

L = 0.53 pulg
L=1,34cm
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Figura Nro. 38. Largo Efectivo del perno de anclaje

l. bf
L be

L,

Fuente Nicolas Andrés Chavez Merino Criterios de disefio de pernos de anclaje

El largo libre del perno Lbf estaria dado por la altura de la silla, la cual no debe ser menor a 8
veces el diametro del perno 6 250 [mm]. Por otro lado, el largo embebido efectivo Lbe depende

de como se asuma que se distribuyen las tensiones entre el perno y el hormigon
Segun el tipo de acero utilizado las minimas distancias a las que se deben anclarse son:
Largo libre del perno = Lbf
Lhf=8=d pulg
Largo embebido efectivo = Lbe
Lbe=12+=d pulg

Largo efectivo =Lb

Lb = Lbf+ Lbe
Donde:
Lhf=8=d
1
Lbf=8=+=—
2

Lbf = 4,0 pulg

Lbf=12=d

1
Lbf =12+ -
2
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Lbf = 6,0 pulg
Ld = Lbf + Lbe
Ld = 4,0 + 6 pulg
Ld = 10,0 pulg
L=10,0 pulg=254cm Setomara30cm

En resumen la placa y el perno de anclaje de la columna DB-HB son de las siguientes
dimensiones N x B x e

Apoyo columna 20cm x 20cm X e.
L=30cm
D=1/2 pulg =1,27 cm

3.3.8.Disefno de uniones soldadas

Espesor del material de la parte
unida con mayor espesor (pulg)

Tamaifo minimo de la
soldadura de filete (pulg)

Hasta 1/4 inclusive

1 1. .
Mayor de 3 hasta - inclusive

1 Z. .
Mayor de - hasta 3 inclusive

g 33 (ESY [ o [ P

3
Mayor de;

Fuente Disefio de estructuras de acero LFRD McCormac

Electrodo Feex(ksl) C1
E60 60 0,857
E70 70 1,00
E8O 80 1,03
E9OQ 90 1,16

E100 100 1,21
E110 110 1,34

Fuente Disefio de estructuras de acero LFRD McCormac
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Fuerza axial =Pu

Tamafio minimo de la soldadura de filete =amin
Resistencia del electrodo= Fexx =E70Ksi
Factor de resistencia @=0,75

Fy A36Ksi= tension limite del acero

a)Soldadura union placa base - uniéon columna
La barra soldada al cajon formado por costaneras externo de la columna en todo su contorno, es
decir el perimetro de la barra. El cajén tiene un contorno exterior de 1,60 pulg por lado la cual se

tendria un contorno exterior total del cajon que llegan a ese punto 6,3 pulg.
De la Tabla del Manual AISC el espesor minimo de la soldadura debe ser amin = 1/8”.
Pu = @ * (0.6 = Fexx) * Aef
Pu= @ =* (0,6 = Fexx) = (0,707 = a*L)
4,54 = 0,75+ (0,6 = 70) = (0,707 *a = 6,3)
a= 0,032 pulg
Se tomara el espesor minimo de filete a=1/8 pulg

b) Unién barra a compresion 16-15i (vertical)
Pu=-265 kg = 0,58 kip

Pu= @ = (0,6 = Fexx) = Aef
Pu= @=* (0,6 = Fexx) = (0,707 * a* L)

1
0,36 =0,75=(0,6=70) = (D,?D? * 3 * L)

L=0,13pulg~ 0,33 cm

Longitud de filete requerido es de L=0,33 cm. Por lo tanto se soldara perimetralmente el perfil de

la barra.
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Tabla Nro. 33. Despiece de armaduras

CUERDA SUPERIOR

CUERDA INFERRIOR

1-2 C40X40X1,25mm

5i-6i | c40X40X1,25mm

9-9i

C40X40X1,25mm

2-3 C40X40X1,25mm

4i-10i C40X40X1,25mm

18-9i

C40X40X1,25mm

3-4 C40X40X1,25mm

9i - 14i C40X40X1,25mm

26-33i

C40X40X1,25mm

1-5 C40X40X1,25mm

10i - 17i | C40X40X1,25mm

35-24i

C40X40X1,25mm

4-8 C40X40X1,25mm

17i - 24i | C40X40X1,25mm

5-5i

C40X40X1,25mm

6-7 C40X40X1,25mm

21i-28i | C40X40X1,25mm

10-4i

C40X40X1,25mm

7-8 C40X40X1,25mm

30i-31i C40X40X1,25mm

10-5i

C40X40X1,25mm

5-9 C40X40X1,25mm

31i-32i C40X40X1,25mm

10-10i

C40X40X1,25mm

6-11 C40X40X1,25mm

32i-33i C40X40X1,25mm

19-10i

C40X40X1,25mm

7-12 C40X40X1,25mm

33i-34i C40X40X1,25mm

19-11i

C40X40X1,25mm

814 | C40X40X1,25mm

1i-2i C40X40X1,25mm

19-17i

C40X40X1,25mm

9-10 C40X40X1,25mm

2i-3i C40X40X1,25mm

27-17i

C40X40X1,25mm

10-11 C40X40X1,25mm

1i-4i C40X40X1,25mm

27-24i

C40X40X1,25mm

11-12 C40X40X1,25mm

1i-5i C40X40X1,25mm

27-25i

C40X40X1,25mm

12 — 13 | CA0X40X1,25mm

2i-6i C40X40X1,25mm

36-24i

C40X40X1,25mm

13- 14 | C40X40X1,25mm

3i-7i C40X40X1,25mm

36-30i

C40X40X1,25mm

11-20 | C40X40X1,25mm

3i-8i C40X40X1,25mm

36-31i

C40X40X1,25mm

12— 21 | C40X40X1,25mm

4i-5i C40X40X1,25mm

41-31i

C40X40X1,25mm

13-22 | C40X40X1,25mm

6i-7i C40X40X1,25mm

6-1i

C40X40X1,25mm

18 -19 | C40X40X1,25mm

7i-8i C40X40X1,25mm

6-2i

C40X40X1,25mm

19 - 20 | C40X40X1,25mm

4i-9i C40X40X1,25mm

11-5i

C40X40X1,25mm

20—21 | C40X40X1,25mm

5i-11 C40X40X1,25mm

11-6i

C40X40X1,25mm

21 —22 | C40X40X1,25mm

6i-12i C40X40X1,25mm

11-11i

C40X40X1,25mm

22 — 23 | C40X40X1,25mm

7i-13i C40X40X1,25mm

20-12i

C40X40X1,25mm

17— 25 | C40X40X1,25mm

8i-15i C40X40X1,25mm

20-18i

C40X40X1,25mm

18 — 26 | CA0X40X1,25mm

9i-10i C40X40X1,25mm

20-19i

C40X40X1,25mm

19— 27 | C40X40X1,25mm

10i-11i C40X40X1,25mm

28-18i

C40X40X1,25mm

20—28 | C40X40X1,25mm

11i-12i C40X40X1,25mm

28-19i

C40X40X1,25mm

21-29 | C40X40X1,25mm

12i-13i C40X40X1,25mm

28-25i

C40X40X1,25mm

22 —30 | C40X40X1,25mm

13i-14i C40X40X1,25mm

28-26i

C40X40X1,25mm

23 —31 | C40X40X1,25mm

14i-15i C40X40X1,25mm

37-25i

C40X40X1,25mm

26 - 27 | c40X40X1,25mm

9i-16i C40X40X1,25mm

37-31i

C40X40X1,25mm

27-28 | C40X40X1,25mm

11i-18i C40X40X1,25mm

37-32i

C40X40X1,25mm

28-29 | c40X40X1,25mm

12i-19i C40X40X1,25mm

42-35i

C40X40X1,25mm

29-30 | c4a0x40X1,25mm

13i-20i C40X40X1,25mm

42-35i

C40X40X1,25mm

30-31 | c40X40X1,25mm

13i-20i C40X40X1,25mm

7-2i

C40X40X1,25mm

27 —36 | C40X40X1,25mm

14i-21i C40X40X1,25mm

7-3i

C40X40X1,25mm

28 — 37 | C40X40X1,25mm

15i-22i C40X40X1,25mm

12-6i

DIAGONALES
C40X40X1,25mm 18-17i
C40X40X1,25mm 26-16i
C40X40X1,25mm 26-17i
C40X40X1,25mm 26-24i
C40X40X1,25mm 10-11i
C40X40X1,25mm 19-18i
C40X40X1,25mm 27-18i
C40X40X1,25mm 36-25i
C40X40X1,25mm 6-5i
C40X40X1,25mm 6-6i
C40X40X1,25mm 11-12i
C40X40X1,25mm 20-11i
C40X40X1,25mm 37-26i
C40X40X1,25mm 42-31i
C40X40X1,25mm 42-32i
C40X40X1,25mm 7-6i
C40X40X1,25mm 7-Ti
C40X40X1,25mm 12-12i
C40X40X1,25mm 12-13i
C40X40X1,25mm 21-19i
C40X40X1,25mm 29-27i
C40X40X1,25mm 38-26i
C40X40X1,25mm 43-32i
C40X40X1,25mm 43-33i
C40X40X1,25mm 13-13i
C40X40X1,25mm 13-14i
C40X40X1,25mm 22-13i
C40X40X1,25mm 22-20i
C40X40X1,25mm 30-20i
CA0X40X1,25mm 39-27i
C40X40X1,25mm 14-8i
C40X40X1,25mm 14-14i
C40X40X1,25mm 23-14i
C40X40X1,25mm 23-21i
C40X40X1,25mm 23-22i
C40X40X1,25mm 31-21i
C40X40X1,25mm 31-28i
C40X40X1,25mm

VERTICAL
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29— 38 | C40X40X1,25mm | 16i-17i | C40X40X1,25mm 12-7i | CA0X40X1,25mm 15-9i C40X40X0,8mm
30 -39 | C40X40X1,25mm | 17i-18i | C40X40X1,25mm 21-12i | C40X40X1,25mm 1-1i C40X40X0,8mm
33-35 | C40X40X1,25mm | 18i-19i | C40X40X1,25mm 21-13i | C40X40X1,25mm 4-3i C40X40X0,8mm
3440 | C40X40X1,25mm | 19i-20i | C40X40X1,25mm 21-20i | C40X40X1,25mm 16-15i | C40X40X0,8mm
36 -37 | c40X40X1,25mm 20i-21i | C40X40X1,25mm 29-19i | C40X40X1,25mm 33-23i C40X40X0,8mm
37-42 | C40X40X1,25mm 21i-22i | C40X40X1,25mm 29-20i | C40X40X1,25mm 45-35i C40X40X0,8mm
38 -43 | c40X40X1,25mm 16i-23i | C40X40X1,25mm 29-26i | C40X40X1,25mm 48-37i C40X40X0,8mm
41-45 | c40x40x1,25mm 18i-25i | C40X40X1,25mm 38-27i | C40X40X1,25mm 34-29i C40X40X0,8mm
42 -43 | c40X40X1,25mm 19i-26i | C40X40X1,25mm 38-32i | C40X40X1,25mm BASE
44— 48 | C4A0X40X1,25mm | 20i-27i | CA0X40X1,25mm 38-33i | C40X40X1,25mm AB-EB | C100X60X1,25mm
4546 | C40X40X1,25mm | 22i-29i | C40X40X1,25mm 43-36i | C40X40X1,25mm BB-FB | C100X60X1,25mm
46 — 47 | C40X40X1,25mm | 23i-24i | C40X40X1,25mm 43-37i | C40X40X1,25mm CB-GB | C100X60X1,25mm
47 — 48 | C40X40X1,25mm | 24i-25i | C40X40X1,25mm 8-7i | C40X40X1,25mm DB-HB | C100X60X1,25mm
9-15 |C40X40X1,25mm | 25i-26i | CA0X40X1,25mm 13-7i | CA0X40X1,25mm AS-ES | C100X60X1,25mm
15-17 |C40X40X1,25mm | 26i-27i | CA0X40X1,25mm 13-8i | C40X40X1,25mm BS-FS | C100X60X1,25mm
16 - 24 | CA0X40X1,25mm | 27i-28i | C40X40X1,25mm 22-14i | C40X40X1,25mm CS-GS | C100X60X1,25mm
24-32 | CA0X40X1,25mm | 28i-29i | C40X40X1,25mm 22-21i | C40X40X1,25mm DS-HS | C100X60X1,25mm
25-33 | CA0X40X1,25mm | 23i-30i | C40X40X1,25mm 30-21i | C40X40X1,25mm AB-BB | C100X60X1,25mm
32-34 |CA0X40X1,25mm | 24i-30i | C40X40X1,25mm 30-27i | C40X40X1,25mm BB-CB | C100X60X1,25mm
37-38 | C40X40X1,25mm | 25i-31i | CA40X40X1,25mm 30-28i | C40X40X1,25mm CB-DB | C100X60X1,25mm
2-6 | C40X40X1,25mm | 26i-32i | C40X40X1,25mm 39-28i | C40X40X1,25mm AS-BS | C100X60X1,25mm
3-7 | ca0x40x1,25mm | 27i-33i | C40X40X1,25mm 39-33i | C40X40X1,25mm BS-CS | C100X60X1,25mm
5-6 |C40X40X1,25mm | 28i-34i | CA0X40X1,25mm 39-34i | C40X40X1,25mm CS-DS | C100X60X1,25mm
8-13 |C40X40X1,25mm | 29i-34i | CA0X40X1,25mm 44-33i | C40X40X1,25mm AD-BD | C100X60X1,25mm
5-10 |C40X40X1,25mm | 32i-36i | C40X40X1,25mm 14-15i | C40X40X1,25mm Al-BI C100X60X1,25mm
9-18 | C40X40X1,25mm | 30i-35i | C40X40X1,25mm 23-15i | C40X40X1,25mm
1019 | CA0X40X1,25mm | 31i-35i | C40X40X1,25mm 31-22i | C40X40X1,25mm
14 -23 | C40X40X1,25mm | 33i-37i | C40X40X1,25mm 31-39i | C40X40X1,25mm
1416 | C40X40X1,25mm | 34i-37i | C40X40X1,25mm 40-28i | C40X40X1,25mm
17— 18 | C40X40X1,25mm | 35i-36i | C40X40X1,25mm 18-10i | C40X40X1,25mm
2324 | C40X40X1,25mm | 36i-37i | C40X40X1,25mm 18-16i | C40X40X1,25mm
25-26 | C40X40X1,25mm
31-32 | C40X40X1,25mm
26-35 | C40X40X1,25mm
31-40 | C40X40X1,25mm
35-36 | C40X40X1,25mm
3541 | C40X40X1,25mm
38 -39 | C40X40X1,25mm
39 - 40 | C40X40X1,25mm
36-41 | C40X40X1,25mm
39-44 | C40X40X1,25mm
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40— 44

C40X40X1,25mm

41 —42 | C40X40X1,25mm
43— 44 | C40X40X1,25mm
42 — 46 | C40X40X1,25mm
43 — 47 | C40X40X1,25mm
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3.4. Determinacion de cargas: Estructura aporticada de Hormigén Armado
e Esquema estructural
Se modela como un pértico espacial (Tridimensional 3D), como un esquema estructural dado por

la Figura Nro. 41

Figura Nro. 39. Esquema, Estructura aporticada de hormigén
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Fuente: Elaboracion propia
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3.4.1. Sobrecarga de uso (IBNORCA)

Sobrecarga de uso en la Torre de Control en cabina y Sub cabina:

SOBRECARGA DE USO Kg/m2
CABINA
Azotea accesible privadamente 200
Cuarto de maquinaria 400
Total 600
SUB CABINA
Cuarto de maquinaria 400
Cocina, bafio, sala 400
Total 800
Fuente: IBNORCA
3.4.2.Carga permanente

CARGA PERMANENTE Kg/m2
CABINA

Piso goma 40,0
Cubierta 145
carpeta de nivelacion 105,0
vidrio 10,0
Total 300,0
AZOTEA Kg/m2
Piso ceramico 40,0
carpeta de nivelacion 105,0
Barandado 10,0
Total 155,0
Total 160
SUB CABINA

99



Muro interior macizo

110,0

Piso ceramico 40,0
Cielo falso tipo Armstrong 50,0
carpeta de nivelacion 105,0
Vidrio 10,0
Total 313,0
Total 320,0

Fuente: Elaboracion propia

3.4.3.Carga de muros de ladrillos

Figura Nro. 40. Ladrillo de 6 huecos e=18cm
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Figura Nro. 41. Datos para la tabiqueria

TABIQUERIA EXTERIOR

Datos Material
e= 18 Cm Prev. Cem= 21 Kg/m2xcm
Base= 24 Cm Prev.}f\;&sﬂg;ﬂ _| 13 Kg/m2xcm
Alto= 12 Cm 2100 | Kg/m3
Junta Vert= | 1,5 Cm erev.Cem2caras= | 2 cm
Junta Horz= | 1,5 Cm erev.Cem2caras= | 1 cm
P. ladrillo= 3,7 | kg*pza.

Numero de ladrillos en

Fuente: Elaboracion propia

1 m horizontal

#ladrillos(H) =

100cm

pza

=392 —
24cm + 1.5cm

m
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pza
#ladrillos(H) = 4 —
m

Numero de ladrillos en 1 m vertical

100cm B
12cm + 1,5cm

¥

pza
#ladrillos(H) = 1—
m

pza
#ladrillos(H) =8 —
m

NUmero de ladrillos en 1 m? de muro

pza

-
r

4+ 8 =320

Volumen de 1 m? de muro

V, = e*Base*Altura*#ladrillo m2

mEI

C
V, = 18+ 12 = 24 =32 = 165888,0

-
&

Volumen de mortero en 1 m? de muro

3 m3
=0,0141

CIm

100=100 =18 — 165888,0 = 141120

-

m2

m:
Peso de revestimiento por cm de espesor

El enlucido de cemento puede cuantificarse como 21 kg/m?*cm

El enlucido de yeso puede cuantificarse como 13 kg/m?*cm

Q1aarino— Hladrillo*Pladrillo + Prev.cem*erev.cem+Prev.Yeso*erev.yeso+ymortero

za k k k k m®
— =(32F’_*3.?—EJ +(21 . 1em) +(13 e +(21m1 ® L0014 m—]

m? pza m? = cm m? = cm m

kg

m

Qiagrie — 2040

ba
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Tabla Nro. 36. Cargas de muro e=18cm

Tabiqueria Exterior

Carga de carga de carga de
muro altura de muro muro

(Kg/m2) | muro (m) (Kg/m) (Kg/m)
204,00 4,46 909,84 910,0
204,00 4,46 909,84 910,0
204,00 4,46 909,84 910,0
204,00 4,46 909,84 910,0
204,00 4,46 909,84 910,0
204,00 3,6 7344 735,0
204,00 1,7 365,8 366,0

Fuente Elaboracion propia

Figura Nro. 42. Ladrillo de 6 huecos e=12cm

g
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[ L]

0.18m

0.12m

[

Tabla Nro. 37. Datos de tabiqueria interior

TABIQUERIA INTERIOR

Datos Material
e= 12 Cm Prev. Cem= 21 | Kg/m2xcm
Base= 24 Cm Prev. Yeso= 13 Kg/m2xcm
Alto= 18 Cm Ymorters = | 2100 Kg/m3
Junta Vert= 1,5 Cm |erev.Cem2caras=| 2 cm
Junta Horz= 1,5 Cm |erev.CemZ2caras=| 1 cm
P. ladrillo= 3,7 | kg*pza.

Fuente: Elaboracion propia
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Numero de ladrillos en 1 m horizontal

100cm pza
#ladrillos(H) = 2cm 115 =392 —
cm ocm m

pza
#ladrillos(H) = 4 —
m

Numero de ladrillos en 1 m vertical

100cm pza
#ladrillos(H) = y—y =513 —
cm ocm m

pza
#ladrillos(H) = 6 —
m

Numero de ladrillos en 1 m? de muro
Zd
4= 6 =240 p—,,
mZ
Volumen de 1 m? de muro

cm?
18+ 12+ 24+ 24 = 124416

p
s

Volumen de mortero en 1 m? de muro

C 3 I]’l:i
100 =100 = 12 — 124416 = 4416 —- = 0,004416 —;
m- m-

El enlucido de cemento puede cuantificarse como 21 kg/m?*cm

El enlucido de yeso puede cuantificarse como 13 m:‘im
Za
Qiadritio — (3413 - *3.7 E) + (Elqi# 1cm) + (13—,,kg * lcm)
m- pza me * cm m? *cm

3
Imn

+ (zmug}x 0,004416 ) = 13453 kg

m m- me

kg

Qraariie — 132,0 m2
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Tabla Nro. 38. Carga de muros e=12cm

Tabiqueria interior

Carga de altura de carga de muro |carga de muro
muro (Kg/m2) muro (m) (Kg/m2) (Kg/m2)
135,0 5,0 107,14 108,0

Fuente Elaboracion propia

3.4.4.Carga Sismorresistente

El mapa de amenazas sismicas (zonificacion sismica) esta definido especialmente por el efecto
del choque entre la placa altiplano y la placa sudamericana, que es el que genera las mayores
magnitudes, y por lo tanto las mayores aceleraciones sismicas en los departamentos de Santa

Cruz, Cochabamba, Chuquisaca, Potosi, Tarija y La Paz.

Figura Nro. 43. Mapa de zonificacion sismica

MAPA DE ZONIFICACION
P ) SISMICA DE BOLIVIA
4 'l‘;{
e
/ ** e ot
v Y F’_r/' %
::0:: 33 1:::‘ &Q

\
=
4

I
i
7

Fuente: Guia boliviana de disefio Sismorresistente
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Tabla Nro. 39. Parametros sismicos

REFERENCIAS

Zona |aceleracion
o Espectro
sismica suelo
3 0,39 Tipo 3

Fuente: Guia Boliviana de disefio Sismorresistente

e Clasificacién de suelos de cimentacion

Tabla Nro. 40. Clasificacion de suelos

L cadm Tipo de
Clasificacién Factor "'S"
(kg/lcm2) suelo
S3 Suelos intermedios 3> cadm > 1,5 S3 1,5

Fuente: Guia Boliviana de disefio Sismorresistente

e Categoria de las edificaciones

Tabla Nro. 41. Factor de importancia (1)

Factor de
Categoria | )
importancia
B 11

Fuente: Guia Boliviana de disefio Sismorresistente

e Espectro sismico a utilizar

Tabla Nro. 42. Espectro Zona 3 suelo S3(3>cadm>1,5)

Datos Limites
Aa 0,3 T1 0,3
S 1,5 T2 0,72
I 1 T3 3,6

Fuente: Guia Boliviana de disefio Sismorresistente
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0,800
0,700
0,600
0,500

0,400

0,300 *

0,200
0,100

0,000

0,00

Tabla Nro. 43. Espectro de disefio

Puntos Periodo | P seudo
seg Acel Salg
1 0,00 0,300
2 0,30 0,750
3 0,72 0,750
4 1,00 0,540
5 1,25 0,432
6 1,50 0,360
7 1,75 0,309
8 2,00 0,270
9 2,50 0,216
10 3,00 0,180
11 3,60 0,150
12 5,00 0,150

Fuente: Guia Boliviana de disefio Sismorresistente

1,00

Grafico Nro. 1. Espectro de disefio

ESPECTRO DE DISENO

2,00

3,00

4,00

Fuente: Elaboracion propia

5,00

6,00
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3.4.5.Carga de viento

El Viento es una Carga dinamica (que varia en el tiempo) con una determinada direccion e
intensidad, o sea una masa de aire en movimiento que al chocar contra el obstaculo (edificio)
tiende a volcarlo a correrlo.’

e Presion dindmica

, N
q, = 0,613K_K_ K, VI (
-

EEL

Donde:
g.=q,= Presion dinamica a Barlovento o Sotavento
K_= Se determinan para cada direccion de viento una categoria o categorias de exposicion y los
coeficientes de exposicion para presion dinamica Kz oKh,
K_.= Factor topografico igual a 1.
K ,= factor de direccionalidad

e Velocidad bésica de disefio Vo
Vo= 21 m/seg

e Factor de direccionalidad del viento kd
Nuestro tipo de estructura es; Toda otra es seccion.
Kd=0,95

e Factor de importancia |

Naturaleza de la ocupacion Categoria | Factor |

Torres de control de aviacién, centros de control
S \Y; 1,15
de trafico aéreo.

Fuente: NORMA BOLIVIANA, Accion del viento, Pag. 17
e Categoria de exposicion

Exposicion C. Esta categoria incluye campo abierto plano y terrenos agricolas.

7 JOSE MARIA CANCIANI, Universidad de Buenos Aires, Facultad de Arquitectura, Edificios en Altura. Pag. 2
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e Coeficiente de exposicion para la presion dindmica

Tabla Nro. 45. Coeficiente de exposicion

Altura sobre el |[EXPOSICION
nivel del
terreno z(m) ¢
0-5 0,87
6 0,9
7,5 0,94
10 1
12,5 1,05
15 1,09
17,5 1,13
20 1,16
22,5 1,19
25 1,21
30 1,26
35 1,3
40 1,34
45 1,37
50 1,4

Fuente: Norma Boliviana de Viento, Pag. 21-22
e Factor topografico
Como la Torre de Control no esta sujeta a los efectos topograficos del articulo se toma como
Kzt=1.

e Caculo de la presion dindmica

, N
q, = 0,613K_K_ K, VI (—)
m&

= e

108



e Sistemas principales resistentes a la fuerza del viento
Las presiones de disefio para los sistemas principales resistentes a la fuerza del viento de

edificios de todas las alturas se deben determinar mediante la siguiente ecuacion:
N

me

p=q*GC, — qi*GC;(—)

Donde:

g = gz para paredes a barlovento evaluada a la altura z sobre el terreno;

g = gh para paredes a sotavento, paredes laterales y cubiertas, evaluada a la altura h;
G= el factor de efecto de rafaga igual a 0,85 para estructuras rigidas

Cp= coeficiente de presion externa

e Coeficientes de presion externa (Cp)
Los coeficientes de presion externa para sistemas principales resistentes a la fuerza del viento
Cp. Tanto para la direccion Y y X los lados son iguales por lo tanto tendremos coeficientes

iguales y barlovento y sotavento de la misma manera.

Superficie L/B Cp
Pared a Barlovento 5 0,8
Pared a Sotavento 5 -0,2

Fuente: Norma Boliviana de Viento, Pag. 31

e Presion de viento en la Fuste y el Fanal de la Torre de Control:

Coeficiente de Presion interna Gepi

Clasificacion de cerramientos Gepi

Edificios abiertos 0
o ) 0,55
Edificios parcialmente cerrados
-0,55
0,18
Edificios cerrados
-0,18

Fuente: Norma Boliviana de Viento
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Tabla N° 3.40 Viento a barlovento

Vo | 26 | mis Viento X Barlovento Presion(N/m2) Presion de Diseflo | pyesjen e
(N/m2) Disefio
Factor . .
2m) | Kz | Kd |Kzt gz(Nm2)| 6 [cp| p | *Gepi | -Cepi KT;/tr{:lz
48 (087009 | 1| 1,15 3939 [085| 0,8 | 2678 5,0 530,6 53,061
95 10980095 | 1] 115 443,7 10,85| 0,8 | 301,7 38,9 564,5 56,447
14,3 11,079/095 | 1 | 1,15 4884 10,85]| 0,8 | 3321 69,3 5949 59,489
19,0 (11481095 | 1 | 1,15 5199 [0,85| 0,8 | 353,6 90,8 616,3 61,634
238 11,200/ 09 | 1| 115 5434 10,85| 0,8 | 3695 106,8 632,3 63,232
27,7 11237109 | 1| 115 560,0 [0,85| 0,8 | 380,8 118,0 643,6 64,359
330 (12841095 | 1| 115 581,3 [0,85] 0,8 | 3953 132,5 658,1 65,806
Fuente: Elaboracion propia
(Ver Anexo 3.4.a)
NIVEL: CABINA
. Mdisefio | Mpr sismico | M viento | %incremento | %incremento | %incremento
PORTICO| ~ Viga (Kgf*m) | (Kgf*m) | (Kgf*m) | Mmdis-Msis | Mdis-Mvien | Msis-Mvien
O-P 1250 1852 1100 148,2 113,6 168,4
0-Q 820 39484 4775 4815,1 582,3 826,9
1 Q-R 2000 41858 7395 2092,9 369,8 566,0
R-E 1570 41671 7080 2654,2 451,0 588,6
E-F 1250 1581 1200 126,5 104,2 131,8
2 VigaO-M | 4150 11332 6340 273,1 152,8 178,7
3 A-B 1500 1713 1200 114,2 125,0 142,8
A-Q 3600 21722 8015 603,4 222,6 271,0
4 Viga A-O 1070 18234 3900 1704,1 364,5 467,5
5 C-D 1570 1784 1600 113,6 101,9 111,5
C-R 3401 20976 8250 616,8 242,6 254,3
6 Viga C-A 4270 11055 5330 258,9 124,8 207,4
7 Viga C-E 1095 18563 4090 1695,3 373,5 453,9
3 G-H 1200 1592 1300 132,7 108,3 122,5
G-S 2120 15456 8430 729,1 397,6 183,3
9 VigaG-E | 4163 11525 6386 276,8 153,4 180,5
10 I-J 1600 1732 1700 108,3 106,3 101,9
I-S 3661 16699 10960 456,1 299,4 152,4
11 Viga I-G 1045 16735 4395 1601,4 420,6 380,8

(Ver Anexo 3.4.b)
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3.4.6. Distribucion de carga en la losa nervada

0.50

20

.43

0. 40

Fuente: Elaboracion propia

h=baldosa ceramica

hcm= carpeta de nivelacion

A) Acabados de la losa para Sub Cabina

Cielo falso tipo Armstrong= 50 %

Kg

!T.I.: =M

Peso ceramicas =20
Espesor de las baldosas= 2 cm
Peso de baldosas ceramicas = 40,0 %
e Carpeta de nivelacion
Peso especifico de hormigén en masa
Espesor de la carpeta de nivelacion
Carpeta de nivelacion
e Muro interior
Carga de muro interior
Carga de vidrio
Carga permanente de acabados
Carga permanente de acabados

e Peso propio de la losa

Peso especifico del hormigon

= 2100 f
= 50cm

= 105.0 f

=110,0 f

=100-%

=50,0 + 40,0 + 105,0 + 110,0 + 10,0

=320,0 f

=2500,0 =
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Altura de la losa =35cm

Peso de la losa =875,0 %

Carga muerta de losa mas acabados =320,0 + 875,0 = 1195,0 %

B) Acabado de la losa para la Cabina

Piso goma = 40 %
Peso cubierta Estéreo =145 f
Carpeta de nivelacion =105 %
Vidrio =105
Carga de acabados =300 %
Peso propio de la losa
Peso especifico del hormigon =2500,0 %
Altura de la losa =30,0cm
Peso de la losa =750,0 %
Carga muerta de losa mas acabados =300,0 + 750,0 = 1050,0 %
3.4.7.Cargas en las escaleras
Acabados de la escalera

3 1.00
Se usara perfil circular de diametro (D) =50,8mm de
Espesor del perfil (t) =1,25mm
Numero de elementos horizontales =5 pza.
Longitud de elementos horizontales =1m
NUmero de elementos verticales =2 pza.

112



Longitud de elementos verticales =12m

Peso por meto del perfil circular huego (g) =1,53 %
Espaciamiento entre postes =1m
Peso de bardado = 9,49 kg
Carga de brandado =9,49 %
Carga de brandado =10 %
¢ Pre dimensionamiento de las escaleras
Contrapaso CP =17,0cm
Paso P =28cm
Longitud =20m
Base =12m
N° de escalones =7
Carga de acabados =100,0 %
Carga viva = 400 %
Tramo 1
2,0=100
tl =——=8,0cm
25
2,0=100
=———=10,0 cm
20

t3 =3=2=6,0cm

10,0

4=——"___=2020cm
0,28/0,33

t4 = 21,0 cm
Se tomara 21,0 cm
h=21,0cm

Carga muerta sobre la rampa 1
Se calculara para un &mbito de 1m
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Volumen del escaléon

Vol es.= = N2ggc= 1

0,17 = 0,28
Vol es.= T* 7+1=0,17 m?

Peso del escalon
Pesc. = vol esc.x yH®
Pesc.= 0,17 = 2500 = 416,50 kg

Longitud de la rampa

lon.ramp = 4/ CP? 4 P2 = N2esc

lon.ramp = +/0,1752 + 0,282 =7 = 2,29 m
Area de la rampa

A ramp = long ramp = ambito ramp
Aramp = 2,29 % 1,20 = 2,75 m?

Carga de los escalones

peso esc.
qesc.=———

A ramp

416,50
q esc.= = 151,37 kg

=
i
r

Carga de la rampa
g ramp.= t = yH®2

kg

e
=

q ramp.= 0,21 = 2500 = 525,0

Carga muerta total de escalera tramo 1
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100,0 + 151,37 + 525,0 = 786,37 ke

m!
En proyeccion horizontal
151,37 525,0 kg
1100 + + = 908,0 —
cos(35,5) cos(35,5) m*
Descanso 1
q des.= h1 = yH®
g des.= 0,21 = 2500 = 525,0 kg;
mZ
Carga muerta descanso 1
500,00+ 1100 = 610,0 kgﬂ
m&
Carga muerta sobre la rampa 2
Se calculara para un ambito de 1m
Volumen del escalon
Voles.= — = N2%esc*1
0,17 = 0,28 5
Vol ES':TR? #1=0,17m

Peso del escalon

Pesc.= vol esc.s yH®
Pesc.= 0,17 = 2500 = 416,50 kg

Longitud de la rampa

lon.ramp = 4/ CP? 4+ P? = N2esc

lon.ramp = 4/0,1752 + 0,282 7 = 229 m
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Area de la rampa
A ramp = long ramp = ambito ramp
Aramp = 2,29=% 1,20 = 2,75 m?

Carga de los escalones

peso esc.
gesc.=———
A ramp
416,50 kg
EsC.= = . -
q 151,37
2,75 m-

Carga de la rampa
q ramp.= t = yH®

kg

P
&

qramp.= 0,21 = 2500 = 525,0

Carga muerta total de escalera tramo 2

kg

me

100,0 + 151,37 + 525,0 = 786,37

En proyeccion horizontal

151,37 525,0 kg
110,0 + + = 908,0 —
cos(35,5) cos(35,5) m*

Descanso 2
g des.= h1 = yH®

kg

=
r

q des.= 0,21 = 2500 = 525,0
m

Carga muerta descanso 2

kg

m2

500,00+ 1100 = 610,0
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Carga muerta sobre la rampa 3

Se calculara para un ambito de 1m

Volumen del escaldn

# Negsc=1

Vol es.=

0,17 = 0,28
Vol es.= T* 7+1=0,17 m®

Peso del escalon

Pesc. = vol esc.x yH®
Pesc.= 0,17 = 2500 = 416,50 ke
Longitud de la rampa

lon.ramp = 4/ CP? + PZ? = N2esc

lon.ramp = 4/0,175%2 + 0,282 7 = 2,29 m

Area de la rampa
A ramp = long ramp = ambito ramp

Aramp = 2,29% 1,20 = 2,75 m?

Carga de los escalones

peso esc.
qesc.=——
A ramp
416,50
q esc.= = 151,37 k‘%
m2

¥

Carga de la rampa

q ramp.=t = yH®?
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qramp.= 0,21 = 2500 = 525,0 E%,
m?2

Carga muerta total de escalera tramo 3

100,0 + 151,37 + 525,0 = 786,37 kg,,
m&
En proyeccion horizontal
151,37 525,0 kg
110,0 + + = 908,0 —
cos(35,5) cos(35,5) m*
Descanso 3
g des.= h1 = yH®
q des.= 0,21 = 2500 = 525,0 kg:,
m&
Carga muerta descanso 3
500,00 + 110,0 = 610,0 kg:
Carga muerta sobre la rampa 4
Se calculara para un ambito de 1m
Volumen del escalén
Vol es.= — = N2%esc*1
0,17 = 0,28 3
Vol ES'ZTRT #1=017m

Peso del escalon
Pesc. = vol esc.x yH®

Pesc.= 0,17 = 2500 = 416,50 kg
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Longitud de la rampa

lon.ramp = 4/ CP? 4+ P? = N2esc

lon.ramp = 4/0,1752 + 0,282 *7 = 2,29 m
Area de la rampa
A ramp = long ramp * ambito ramp
Aramp = 2,29=% 1,20 = 2,75 m?

Carga de los escalones

peso esc.
gesc.=———
A ramp
416,50 kg
EsC.= = . -
q 151,37
2,75 m-

Carga de la rampa
q ramp.= t = yH®

kg

P
&

qramp.= 0,21 = 2500 = 525,0

Carga muerta total de escalera tramo 4

kg

me

100,0 + 151,37 + 525,0 = 786,37

En proyeccion horizontal

151,37 525,0 kg
110,0 + + = 908,0 —
cos(35,5) cos(35,5) m*

Descanso 4

kg

-
&

q des.= 0,21 * 2500 = 525,0
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Carga muerta descanso 4

kg

m2

500,00+ 1100 = 610,0

3.4.8.Factores de carga

Los factores de carga son numeros, casi siempre mayores que 1.0, que se usan para aumentar las
cargas estimadas aplicadas a las estructuras. Se usan para cargas aplicadas a todos los tipos de
miembros, no solamente vigas y losas. Las cargas se aumentan para considerar las

incertidumbres involucradas al estimar sus magnitudes.

U=14 (D) (Ecuacion ACI 5.3.1a)
U=12(D)+16(L)+05(LroSoR) (Ecuacion ACI1 5.3.1b)
U=12D+1,6 (Lro SoR)+ (1.0L 0 0.8W) (Ecuacién ACI 5.3.1c)
U=1,2D +1,0W +1.0L+0,5(Lro S0 R) (Ecuacién ACI 5.3.1d)
U=1,2D +1,0E +1.0L +0,2S (Ecuacion ACI 5.3.1e)
U=0,9D +1,6W (Ecuacion ACI 5.3.1f)
U=0,9D +1,0E (Ecuacion ACI 5.3.19)

En las expresiones precedentes se usaron los siguientes valores:

U = carga de disefio o Gltima que la estructura necesita poder resistir

D = carga muerta

F = cargas debidas al peso y presion de fluidos

T = efectos totales de la temperatura, flujo, contraccion, asentamientos diferenciales y concreto
compensador de la contraccion

L = carga viva

H = cargas debidas al peso y a la presion lateral del suelo, presion del agua subterranea o presion
de materiales a granel

Lr = carga viva de techo

S = carga de nieve

R = carga pluvial
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W= carga edlica

E = efectos sismicos o de carga de terremoto

3.4.9. Especificacion de concreto y acero

CONCRETO Y ACERO ACI 318S-14

Manual de disefio - ACI 318S-14
Peso unitario del concreto YHea | 2500 Kgf/m?
Maodulo de elasticidad del hormigdn Ec |215381,1 | Kgf/cm?
Resistencia caracteristica del hormigén fck | 210,0 | Kgf/cm?
Resistencia caracteristica del acero fyk | 4200 | Kgf/cm?
Peso unitario del Acero YA 7850 Kgf/m?
Madulo de elasticidad del acero Es | 2000000 | Kgf/m?

3.4.10. Analisis estructural para solicitaciones sismicas

Este analisis permitira conocer el comportamiento de la estructura bajo solicitaciones sismicas,
ver si existe irregularidad torsional, verificar que las derivas maximas cumplan lo estipulado por
norma ACI 310S-14 y la Norma boliviana sismorresistente, ademas se obtendran fuerzas
internas de los diferentes elementos que conforman el sistema sismorresistente, dichas fuerzas

seran consideradas al momento del disefo.

A) Método de disefio estatico equivalente modal
Las masas fueron obtenidas por el programa SAP2000, en base al modelo, a partir de las cargas
aplicadas y peso propio de los elementos, considerando 100% carga muerta y 50% carga viva

segun la Norma boliviana sismorresistente.

B) Analisis de modos y frecuencias
Se realizard el analisis modal ya que a partir de este analisis se obtiene informacion que permite
aproximar con mayor precision el comportamiento de una estructura durante un sismo.
Utilizando la Combinacion Cuadratica (CQC) se obtuvo mediante el programa SAP2000 los

diferentes modos y frecuencias.
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C) Analisis de resultados.

MODGs | PERIODO UASIACY, e MASA (y)
(seq) Masa (x) % g Masa (x) | % | Masa acum(y)

1 1,112 0,508 0,000 50,800 50,800 0,010 0,010
2 1,075 0,000 0,793 0,003 50,803 |79,300 79,310
3 0,946 0,285 0,000 28,500 79,303 0,001 79,311
4 0,357 0,001 0,000 0,135 79,438 0,001 79,312
5 0,307 0,036 0,005 3,600 83,038 0,529 79,841
6 0,279 0,001 0,000 0,099 83,138 0,005 79,846
7 0,279 0,000 0,001 0,005 83,143 0,100 79,946
8 0,276 0,014 0,027 1,400 84,543 2,700 82,646
9 0,249 0,000 0,078 0,003 84,546 7,800 90,446
10 0,230 0,064 0,000 6,400 90,946 0,001 90,447
11 0,215 0,008 0,003 0,811 91,757 0,304 90,751
12 0,193 0,003 0,000 0,287 92,044 0,009 90,760
13 0,192 0,000 0,000 0,000 92,044 0,000 90,760
14 0,175 0,000 0,000 0,010 92,054 0,001 90,761
15 0,165 0,000 0,000 0,004 92,058 0,007 90,767
16 0,143 0,000 0,000 0,035 92,093 0,000 90,767
17 0,137 0,022 0,009 2,200 94,293 0,933 91,700
18 0,134 0,008 0,021 0,841 95,135 2,100 93,800
19 0,129 0,002 0,000 0,165 95,299 0,001 93,801
20 0,123 0,000 0,000 0,027 95,327 0,019 93,820
21 0,122 0,000 0,000 0,001 95,328 0,025 93,845
22 0,117 0,000 0,001 0,009 95,337 0,058 93,904
23 0,108 0,001 0,000 0,079 95,416 0,025 93,929
24 0,102 0,001 0,000 0,067 95,483 0,048 93,977
25 0,099 0,006 0,000 0,594 96,077 0,014 93,992
26 0,097 0,009 0,000 0,868 96,945 0,000 93,992
27 0,094 0,000 0,000 0,013 96,958 0,016 94,008
28 0,091 0,002 0,000 0,241 97,198 0,022 94,031
29 0,090 0,000 0,002 0,000 97,198 0,160 94,190
30 0,088 0,000 0,001 0,000 97,198 0,058 94,248

X=197,198247 94,248

Fuente: Elaboracion propia

122



Segun la Norma boliviana Sismorresistente (9.1.4.1) se debe obtener un numero suficiente de

modos de vibrar para lograr un adecuado analisis sismico de manera tal que la suma de las masas

asociadas a cada uno de ellos llegue a mas del 90% de la masa total de la estructura en cada

direccion de andlisis horizontal (X y Y).

D) Representacion de los periodos modales

Se representa el rango de periodos abarcado por los modos estudiados, con indicacion de los

modos en los que se desplaza mas del 30% de la masa:

Hipdtesis Sismo X1

Hipotesis T A
modal (s) (9)
Modo 3 1,12 0,90

Hipdtesis Sismo Y1

Hipdtesis T A
modal (s) (9)
Modo 2 1.08 0.93

Fuente: Elaboracion propia

E) Centro de masas, centro de rigidez y excentricidades de cada planta

Planta Lmayor(m) | esis
Cabina 11,0 0,55
Sub Cabina 11,0 0,55
Planta 5 9,0 0,45
Planta 4 9,0 0,45
Planta 3 9,0 0,45
Planta 2 9,0 0,45
Planta 1 9,0 0,45

Fuente: Elaboracion propia
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Donde:

esis= excentricidad sismica maxima, se obtiene con la siguiente ecuacion:

esis= lado mayor*0,05

3.4.10.1. Anélisis estatico

Se define el analisis estatico como conjunto de fuerzas horizontales que acttan en cada nivel de

la edificacién.

Para realizar el andlisis se necesita calcular los parametros siguientes:

A) Peso de la estructura

Las masas fueron obtenidas por el programa CYPECAD, en base al modelo, a partir de las

cargas aplicadas y peso propio de los elementos, considerando 100% carga muerta y 50% carga

viva seglin la Norma boliviana Sismorresistente.

Whbase=| 981058,0 kef
Descripcion Nivel Wsismico | Wsismico por
(Kgf) piso (Kgf)
1 planta 981058,0 115583,0
2 planta 865475,0 122694,0
FUSTE 3 planta 742781,0 121266,0
4 planta 621515,0 122693,0
5 planta 498822,0 111600,0
FANAL 6 sub cabina| 387222,0 15077,0
7 cabina 372145,0 366183,0
CUBIERTA 8 cubierta 5962,0 5962,0
TOTAL 981058,0

Fuente: Elaboracion propia
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Grafico Nro. 2. Diagrama del peso sismico por nivel

PESO SISMICO

3721450
3872220
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2000000  400000,0 600000,0 800000,0 10000000 12000000

Fuente: Elaboracion propia
B) Fuerza cortante en la base

Segln la Norma de Disefio Sismorresistente, la fuerza cortante en base, correspondiente a cada

direccion se calcula con la siguiente expresion:

Saxl=s
V=——=pD
FC

Donde:

P = Peso total de las cargas muertas y la parte correspondiente de la carga viva sometida al sismo

de la Torre de Control.

Sa = Aceleracion espectral para el primer modo, 0,3g (valor sacado de la norma GBDS-2018)
S = Coeficiente de suelo, 1,5 (valor sacado de la norma GBDS-2018)

| = Factor de importancia, 1,1 (valor sacado de la norma GBDS-2018)

FC = Factor de comportamiento, 4 (valor sacado de la norma GBDS-2018)
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Cortante | DIRECCION X- | DIRECCION
en la BASE X Y-Y
Sa= 0,3 0,3
I= 1,1 1,1
S= 1,5 1,5
FC= 4 4
Sa*I*S/FC 0,1238 0,1238
P(Kgf) | 981058,0 981058,0
V(Kgf) | 121405,9 121405,9

Fuente: Elaboracion propia

Cortante basal=| 121405,9 Kgf
peserirelon Nivel Wsismico V\.Isismico V sismico |V si.smico por
acum (Kgf) | piso (Kgf) | acum (Kgf) piso (Kgf)
8 Cubierta 5962,0 5962,0 737,8 737,8
7 cabina 372145,0 | 366183,0 46052,9 45315,1
FUSTE 6 subcabina | 387222,0 15077,0 47918,7 1865,8
5 planta 498822,0 | 111600,0 61729,2 13810,5
4 planta 621515,0 | 122693,0 76912,5 15183,3
3 planta 742781,0 | 121266,0 91919,1 15006,7
FANAL 2 planta 865475,0 | 122694,0 | 107102,5 15183,4
1 planta 981058,0 | 115583,0 | 121405,9 14303,4

Fuente: Elaboracion propia
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Grafico Nro. 3. Cortante Sismico

Cortante estatico Sismico por planta
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Fuente: Elaboracién propia

3.4.10.2. Analisis dinamico

A diferencia del analisis Estatico, el andlisis Dindmico es un procedimiento mas preciso para
analizar una estructura. El cortante basal dindmico (V4) por direccion e hipotesis sismica, se
obtiene mediante la combinacion cuadratica (CQC), utilizando el espectro. Programa utilizado
SAP 2000 Y CYPECAD.

Grafico Nro. 4. Espectro de disefio

Fuente: Elaboracion propia
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Espectro introducido en Sap2000
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Fuente: Elaboracion propia

Una vez realizado el andlisis dindmico se obtuvo las siguientes respuestas de fuerzas cortantes en

la base de la estructura:
A) Cortantes Basal Dinamico en las direcciones X e Y

Tabla Nro. 56. Cortante basal por planta en la direccion X

Cortante dinamico= 276488,0
.. . V sismico

Descripcion Nivel acum (Kef)
8 Cubierta 89897,0

7 cabina 100023,0

FUSTE 6 subcabina 185750,0
5 planta 215490,0

4 planta 240686,0

3 planta 259146,0

EANAL 2 planta 271295,0
1 planta 276488,0

Fuente: Elaboracion propia



Grafico Nro. 5. Cortante dinamico X

Cortante Sismico por planta
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Fuente: Elaboracién propia

Grafico Nro. 6. Cortante dinamico Y

Fuente: Elaboracién propia
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Condicién de cortante basal dindmico debe de ser mayor que el cortante basal estatico:

Hipotesis | Condicionde | Vdenla .
: Vestatico Kgf
sismica | cortante basal | base Kgf
Sismo X1 Vd,xi > Vs 276488,0 121405,0 OK
Sismo Y1 Vd,yi > Vs 330850,0 121405,0 OK

Fuente: Elaboracion propia

Como se puede observar, se cumplen con el minimo de fuerzas cortante en la base.

B) Control de desplazamiento laterales: datos obtenidos de SAP200

DESPLAZAMIENTO X e .
S — — Verificar Ax<0,01Hi
. Altura Aelastico Aelastico | delastico
Nivel .
(m)entrepiso mm cm cm cm -
Cabina 5,3 59,040 5,90 1,09 5,3 Cumple
SubCabina 3,9 48,190 4,82 2,41 3,9 Cumple
Nivel 5 4,76 72,270 7,23 3,81 4,76 Cumple
Nivel 4 4,76 110,390 11,04 3,83 4,76 Cumple
Nivel 3 4,76 72,080 7,21 0,56 4,76 Cumple
Nivel 2 4,76 66,490 6,65 1,94 4,76 Cumple
Nivel 1 4,76 47,050 4,71 4,71 4,76 Cumple
Fuente: Elaboracion propia
DESPLAZAMIENTO Y
S — © — — Verificar A<0,01Hi
. Altura Aelastico Aelastico | éelastico
Nivel )
(m)entrepiso Mm cm cm cm -
Cabina 53 4,022 0,402 0,122 53 Cumple
SubCabina 3,9 2,801 0,280 0,082 3,9 Cumple
Nivel 5 4,76 1,981 0,198 0,073 4,76 Cumple
Nivel 4 4,76 1,248 0,125 0,068 4,76 Cumple
Nivel 3 4,76 0,572 0,057 0,030 476 Cumple
Nivel 2 4,76 0,273 0,027 0,015 4,76 Cumple
Nivel 1 4,76 0,123 0,012 0,012 4,76 Cumple

Fuente: Elaboracion propia
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C) Consideracion de efectos P-A.
En el libro de Roberto Aguiar Falcon, pag. 155. Cuando se tienen desplazamiento laterales
significativos, el peso propio tiende a voltearla, de tal manera que en la estructura deformada,

por la accion sismica, si 6<0,08 la estructura no tiene problemas de efectos P-A.

g =_i" ! <0,08
L

Donde:

P.= Peso sismico desde el piso i hasta el tope

V.= Cortante sismico de piso

d.= Es la deriva de piso calculada con los desplazamientos elasticos.

o 372145,0 kgf* 1,1cm
#.cabing 46052,9 kgf = 5,30 = 100cm

8

x.cabina

= 0,017
0. cobina = 0,017<0,08 | NO CONSIDERAR P — A)

Efectos de segudo orden P-Delta (X)
. Altura Peso Cortante delastico ..

Nivel entrepiso(m) | Sismico Kgf | Basal Kgf cm ¢ Condicion ©<0,08

Cabina 5,3 372145,0 46052,9 1,1 0,017 No considerar P-DELTA
SubCabina 3,9 387222,0 47918,7 2,4 0,050 No considerar P-DELTA

Nivel 5 4,76 498822,0 61729,2 3,8 0,065 No considerar P-DELTA

Nivel 4 4,76 621515,0 76912,5 3,8 0,065 | No considerar P-DELTA

Nivel 3 4,76 742781,0 91919,1 0,6 0,009 | No considerar P-DELTA

Nivel 2 4,76 865475,0 107102,5 1,9 0,033 | No considerar P-DELTA

Nivel 1 4,76 981058,0 121405,9 4,7 0,080 No considerar P-DELTA

Fuente: Elaboracion propia
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DESPLAZAM I.ENTO Y P T Verificar A<0,01Hi
Nivel Altura_ Aelastico Aelastico |delastico
(m)entrepiso Mm cm cm cm -

Cabina 5,3 4,022 0,402 0,122 5,3 CUMPLE

SubCabina 3,9 2,801 0,280 0,082 3,9 CUMPLE

Nivel 5 4,76 1,981 0,198 0,073 4,76 CUMPLE

Nivel 4 4,76 1,248 0,125 0,068 4,76 CUMPLE

Nivel 3 4,76 0,572 0,057 0,030 4,76 CUMPLE

Nivel 2 4,76 0,273 0,027 0,015 4,76 CUMPLE

Nivel 1 4,76 0,123 0,012 0,012 4,76 CUMPLE

Efectos de segudo orden P-Delta (Y)
_ Altura _Pes_o Cortante | yelastico
Nivel entrepiso(m) Sismico Basal Q Condicion ©6<0,08
Kgf Kof cm

Cabina 5,3 372145,0 | 46052,9 | 0,122 | 0,0019 | No considerar P-DELTA
SubCabina 3,9 387222,0 | 47918,7 | 0,082 | 0,0017 | No considerar P-DELTA
Nivel 5 4,76 498822,0 | 61729,2 | 0,073 | 0,0012 | No considerar P-DELTA
Nivel 4 4,76 621515,0 | 76912,5 | 0,068 | 0,0011 | No considerar P-DELTA
Nivel 3 4,76 742781,0 | 91919,1 | 0,030 | 0,0005 | No considerar P-DELTA
Nivel 2 4,76 865475,0 |107102,5| 0,015 | 0,0003 | No considerar P-DELTA
Nivel 1 4,76 981058,0 |121405,9| 0,012 | 0,0002 | No considerar P-DELTA

Fuente: Elaboracion propia

D) Porcentaje de cortante sismico resistido por tipo de soporte y por planta

El porcentaje de cortante sismico, incluye el cortante resistido por muros pantallas y columnas.

Hipotesis sismica: Sismo X1

%Qx %0Qy
Planta
Pilares | Muros Pilares| Muros
Cabina 7 20,28 | 79,72 16,37 @ 83,63
SubCabina 6 ' 42,82 | 57,18 35,03 | 64,97
Nivel 5 23,09 | 76,91 | 25,75 | 74,25
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%Qx %Qy

Planta : :
Pilares | Muros Pilares| Muros

Nivel 4 21,63 | 78,91 | 25,40 @ 74,60

Nivel 3 18,08 | 81,92 22,56 | 77,44

Nivel 2 13,49 | 86,51 | 17,21 | 82,79

Nivel 1 6,85 | 93,15 8,41 | 91,59

Fuente: Elaboracion propia
Hipdtesis sismica: Sismo Y1
Tabla Nro. 63. Porcentaje resistido de la estructura Y

%Qx %Qy
Planta

Pilares Muros Pilares [Muros

Cabina 7 37,69 162,31 |21,25 78,75

SubCabina6 67,40 32,60 48,35 51,65

Nivel 5 49,51 50,49 28,12 71,88
Nivel 4 52,22 47,78 (27,68 72,32
Nivel 3 51,41 48,59 |24,00 76,00
Nivel 2 49,14 50,86 (17,91 82,09
Nivel 1 33,53 66,47 |7,95 92,05

Fuente: Elaboracion propia
E) Porcentaje de cortante sismico resistido por tipo de soporte en arranques
Tabla Nro. 64. Porcentaje total resistido

%Qx %Qy
Hipotesis sismica

Pilares/ Muros|Pilares|Muros

Sismo X1 36,2 638 184 | 816

Sismo Y1 39 61,0 | 20,3 | 79,7

Fuente: Elaboracion propia
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Se puede observar que el ascensor (muro portante) es el que absorbe la mayor cantidad de las

fuerzas provocadas por el sismo.

3.4.11. Disefio Estructural

El analisis estructural se realiz6 mediante el programa estructural SAP2000 de las solicitaciones

efectuando un céalculo espacial en tres dimensiones por método de elementos finitos.

3.4.12.Disefo de losa nervada

Se optd por el disefio estructural de una losa nervada debido al menor peso que tiene esta en

comparacion con una losa maciza.

A) Materiales de la losa nervada

Kef
Resistencia a compresion del concreto: fc= 210 &

Peso unitario del Concreto Armado: y,=2500 — KEF

Resistencia del acero: fy-4200 KEF

B) Cargas por m? sobre la losa nervada

Cabina

KgF

Cargas permanentes: qcp= 300

Cargas variables: go= 400 —= KEF

Azotea

Cargas permanentes: qcp= 160 KEF

Cargas variables: gey= 200 =&

cm®

Sub-Cabina

Cargas permanentes: qcp= 320 KEF

Cargas variables: go= 400 —= KEF
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C) Espesor minimo de losa nervada para no revisar rigidez (ACI, Tabla 9.3.1.1)

Condicién de apoyo Altura minima, j M
Simplemente apoyada £/16
Con un extremo continuo £f18.5
“Ambos extremos continuos £21
En voladizo £/8

[ Log valores son aplicables al concreto de peso normal vy S, =420 MPa.

L1 Lz

Fuente: Elaboracion propia

E pmim =23 15em e, =2 12cm
21 21 21 21
D) Predimensionamiento de losa Nervada (Cabina)
Ancho del ala del nervio: bf=0,50m (ACI 8.8.1.4)
Ancho del alma del nervio: bw=0,10m (ACI 8.81.2)
Altura del alma del nervio: h=0,05m (ACI 8.8.2.1.1)
Recubrimiento de disefio: rec= 3cm (ACI 20.6.1)
bf
bf
h
bw -

Fuente: Elaboracion propia
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Altura total del nervio: h=0,30 m (8.8.1.3)

E) Calculo de las cargas en los nervios
Peso propio de la losa nervada

Prr =¥ *V
 2500%(1,0%1,0% 03— 4%0,40,4 *0,25)
Prr = 1,0 % 1,0
Kgf
=350 —
PLr m2

Carga por metro lineal sobre el nervio en servicio

Kaf

ket ) * bg(m)

Kgf
QEF‘ = qr_'p (mz ) HbF(m:] + pLR (F) = hF(m:] + q:v (

-
r

Kaf Kaf Kaf
Qep = 300 = (—g) «0,5(m) + 350 = (—g) +0,5(m) + 400 = (—g) + 0,5(m)
m- m- m-

Kaf
Q.p = 525 (—)
m

Figura Nro. 48. Carga en nervio

D o
Qserv=525 Kgf/m2

ﬁ: L | I\_\

Mervios con cargas de serdcio

Fuente: Elaboracion propia

F) Calculo de las solicitaciones en Servicio del Nervio

Los diagramas de solicitaciones de corte y flexion se obtienen mediante la formula del ACI

8.10.3.2.

_qu*if!
g

Para el vano 2-3=4-5

525=3,35

Vo =—————
2

525 = 3,35
Va_p = +———— * 115 = +1012,0 K¢l

= —880,0 Kgf
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525 = 3,357

M,_, = —y - —246Kaf * m
525 * 3,357 _
M, ;= +T = 4+368,0 Kgf*m
525 = 3,352
My, =——————— = —762,0 Kgf*m
- 9

Para el vano 3-4

525%1,8
Vay = ————— = 473 K
525%1,8
V4_3 = +T =473 Kgf
525 * 1,8 _
My_y = +————=1060Kgf*m

G

Laerv=525 Kgf/m2

)

JENIETENST NN R R

MNervas con cargas de semdcio
Waar{kgf)
& & 6 @
101 2kgf |4-?3Kgf |E4DKgf
SEOkgf 73 gf
Mzerdkaftm) 101 FKgf
& 18 & &
TEZR T m FEAgf¥m
F4AKgf*m A\ A /1245Hgf*rn
36 Bk gFem 1oEkgfsm

Fuente: Elaboracion propia

G) Calculo del factor de mayoraciéon FM

Calculamos el factor de mayoracidn para convertir las solicitaciones en servicio en solicitaciones

mayoradas.
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Carga mayorada qu

. ) Kgf

ql_ﬂ = 114 = qu - qul = 455,0 (?)
Kgf

Qu =12%q,, +16*q,, . g =7100 (—)
m
Seleccionamos el qu mayor — q, = 710,0 (%EF)

Calculo el factor mayoracion

FM = Tu — FM = 1,35

qSE?"‘L‘

H) Disefio por corte

La fuerza cortante resistente del nervio de la losa la proporciona Unicamente el concreto y tendra

que ser mayor a la fuerza cortante ultima.

vV, <4V

LSOV, ©0=075
V=011V,
Cortante ultimo mayorado

V,=V

u Earv

* FM

V, = 970,0 Kgf+ 1,35

u

v,

u

1358,0 Kgf

Cortante nominal resistente del Concreto minorado para losas nervadas
[ .

1,10=@=V,=¢*1,10 = 0,53 = *J'fca b, *d

1,10=@=V, =075+ 1,10% 0,53 = V210 = 10 % 27

1,10= 0=V, =1711,0 Kgt

V=011V,

1358,0 Kgf< 1710,0 Kgf — ;CUMPLE!
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Nota: Al ser el cortante Gltimo actuante menor que el cortante resistente del concreto del nervio

no se requiere por calculo la colocacion del macizado.

1) Disefio por flexion del nervio de la losa

Se calculard y se dispondra de una cantidad de area de acero que asegure que la resistencia
nominal a la flexion del nervio sea mayor que los momentos Ultimos actuantes tanto positivos

como negativos.

M, < oM

u

® =090

n

Disefio a flexion del apoyo 3 y el apoyo 4 (momento negativo)

M, =762,0=135 M, = 1030,0 Kgf+m

k=—"%
fl:Jéchi".-'m':]'2

1100,0 = 100
k= S k=10,0673
210 = 10=27<

k=0=*m=*(1—059*w) despejando ®
m =0,0841
ju=(1-059*a) - ju =0,950
As = —Mu

@=Fy=ju=d

1030,0 =100

As = As = 1,06 cm’
0,9 = 4200 = 0,950 = 27
14 .
As_, = E:—c (2%b,, *d)
ASumin = 500 (2#10=27) .  As_,_=1,8cm?
As -::Asm.m
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Por tanto el area de acero sera

4 .
As = g”“q‘s:al
4 ,
As = gx 1,13 . As= 141 cm~
0— — area= 0,71 cm?

Se colocara en el nervio en la parte superior del apoyo 3y 4 19 % + 1@%

Figura Nro. 50. Armadura positiva en el nervio

1,50

aps /q‘
fs— 203,80 0.3

o

Fuente: Elaboracion propia
Recubrimiento de disefio: rec= 3cm (ACI 20.6.1)
Disefio a flexion de los tramo 2-3 y 4-5 (momento positivo)

M, =M = FM

u Earv

M, = 368,0,0 = 1,35 M, = 500,0 Kgf+ m
k= Lﬂ
fn: * hw =d-
500,0 =100
= - k=0,0327
210 = 10 =27
k=0=*w=(1-—059=*w) despejando ©
o =0,037
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u=(1-059:a) . ju=0,98

A M,
E=
@ = Fy=ju=d
5000 =100 .
As = As=050 cm*
0,9=4200=098 =27
14 . . .
AS e = EH [2 = bw ® d:]
ASwin = 500" (2=10%=27) . As_, =18 cm?
As<As ..
Por tanto el area de acero sera
4 .
As = 3 *As_ .
4
As = E =0,50 . As = 0,67
o — - area = 0,67 cm”

Se colocara en el nervio en la parte inferior del apoyo 2-3 y 4-5 1@% (Ver Anexo 3.4.1)

Figura Nro. 51. Armadura negativa en el nervio

0.5

ol

As+1p3 A" Laa

K

0,10

Fuente: Elaboracion propia
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Fuente: Elaboracion propia

3.4.13.Torsion accidental

La posicidon del centro de masa en cada piso, debido a la variabilidad de la carga muerta y de la
carga viva, no es fija. Como la accion sismica se supone concentrada en el centro de masa, al ser
esta posicion variable, genera momentos torsores en cada piso. Estos momentos sobre todo
afectan a las columnas y muros portantes.

M, =F__*e

tor sig gig

Torsion teérico

A ]
Ty = 0,27 = /fex (=)
ey
(40 = 40)*
2 = (40 + 40)

T,, =0,27 =\/210=(

T,, =62603,0 kg+=cm

Calculo de torsion

Fsismica o Ttor Tth
L . . e * -
Descripcion Nivel POF PISO | wy i iom Kg*em Kg*cm Ttor = Ty,
(Kgf)

7 cabina 15387.0 0,55 8462 9 62603,0 | No disefiar a torsion

FANAL : ' o G
6 subcabina 13351,0 0,55 7343,1 62603,0 | No disefiar a torsion
5 planta 6339,0 0,45 2852,6 62603,0 | No disefiar a torsion
4 planta 7539,0 0,45 3392,6 62603,0 | No disefiar a torsion
FUSTE 3 planta 7420,5 0,45 3339,2 62603,0 | No disefiar a torsion
2 planta 6502,0 0,45 2925,9 62603,0 | No disefar a torsion
1 planta 4740,8 0,45 2133,4 62603,0 | No disefiar a torsion
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3.4.14.Disefo de Vigas Sismorresistente (NBDS 10.2.2)

Las vigas al poder absorber las cargas de sismo deben disefiarse considerando todas las

combinaciones de carga propuestas en 3.4.8.

(D Ln

le
|_

|—1

WL Viga (bvxhv)

bw
Fuente: Elaboracion propia
a) Armadura negativa
Viga de Sub-Cabina (R-E): Datos preliminares
bw= 40,0 cm (ancho del alma)
h=70,0 cm (Altura de la viga)
Mu = 54715,0 Kgf*m
¢=0,9 (factor de reduccion de resistencia para flexion)
Requisitos dimensionales en vigas sismorresistente:
e La luz libre Ln no debe ser menor que 4*d
Ln=3,20m
Dad0p=20 mm
4*d= 4*(h —rec — 2 0,4,,)

4*d= 2,64 m jCumple!

e El ancho b de la viga deber ser al menos igual al menor de 0,3h y 25 cm.

bw
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bmin:0,25 cm
0,3*h=0,3*70cm
0,3*h=21cm

b=40cm > 25 cm jcumple!

¢ Requisitos de acero de refuerzo longitudinal en vigas sismorresistente

Cuantia necesaria

Adoptamos un @ = 20,0 mm

_ flc |1 2,36Mu
Paec = 1 18fy NI Obd2f'c
d=h—-rec— 0.4,

Recubrimiento = 4 cm (ACI 20.6.1.3.1)

1
d=?[l—4—£>(2,l]

d = 65 cm

210 l 2,36% 54715= 100

Prec = 1,15 = 4200 1‘| 0,9 * 30 = 652 = 210

p_.. = 0,0095
Armadura necesaria;

A_nec =p,.bd
A nec = 0,0095 = 40 = 65
A_nec = 24,94 cm®

Cuantia minima:

Paain = 0.25 * 7 25550
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Pero no menor a

14 14
P = 0,00333

Armadura minima:

A_min =p_,; bd
A_min = 0,0033 =40 =65

A_min = 8,58 cm?
Cuantia maxima:
Prax = 0,025
Armadura maxima:

A_max = p,,.bd
A max = 0,025= 40 =65

A_max = vl_‘:Er,lZIz:m2
Condicion satisfactoria de disefio segun (ACI1318S-14):

Pmln = Pnec = PI!T.I.EIJ{
0,0033 < 0,0095 = 0,025 ;CUMFPLE!

Por lo tanto se requiere una armadura de:
A_nec = 24,94 cm?

Verificacién de la altura util:

i || M,
= 0.59+p+f
N|@*p*h*fy[1—f—;y

| 54715,0 =100

d= | : :
0,59 = 0,0095 = 4200,0

0,9 = 0,0095 * 40 = 4200 = (1 — 210,0 )

A
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dmin = 65,50 < 70cm jcumple!

Adoptamos un numero de barras:

N°barras = 8
Seleccionamos el refuerzo de:
80 20mm
Se utilizara 820 mm 25,13 cm?
e Verificacion del Momento Nominal
M, < OM_ ®=09
Con la cual obtenemos una cuantia de:
—_ AB
P b=d
25,13
P= )
40 = 65
p=0,01

0,0033 < 0,010 < 0,016 La seleccidn es ductil

Figura Nro. 54. Blogue de esfuerzos

0.85f"

| esfuerzo de :
compresion [¢ B¢ =¢ C=0.85/ ab
enel

concreto

d d—
e o o —_— —_—
——

a) Viga b) Variacion real del esfuerzo ¢) Variacién supuesta del
de compresion esfuerzo de compresién

}._.

o

i

T=/1x[y

Fuente Disefio de concreto reforzado Jack McCormac- Russell H. Brown
0.85+f _*b,+a=A.xf, =0
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A= f,
a = "
U,BSﬁcfc*bw

25,13 = 4200
a =
0,85* 210 = 40

a= 1478 cm

T = C Por equilibrio
M, = T*(d—%)=ﬂ*(d—%)

14,75
M, = 25,13 = 4200(65— > )

n

M_ = 6080505,06 kg * cm
@M_ = 0,9 = ( 6080505,06 Kgf* cm) = 54723,4 Kgf*m

M, < @OM,_
54175 Kgf*m < 547234 Kgf*m  jCumple!
b) Armadura positiva
Viga de Sub-Cabina (R-E ): Datos preliminares
Mu=53630,0 Kgf*m
¢= 0,9 (factor de reduccion de resistencia para flexion)
e Requisitos de acero de refuerzo longitudinal en vigas sismorresistente
Cuantia necesaria

Adoptamos un @ = 20,0 mm

_ flc |1 2,36Mu
Paec 1,18fy NI @bd2f'c
1
d=h—rec—gﬁlﬂdnp

Recubrimiento = 4 cm (ACI 20.6.1.3.1)
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Armadura necesaria:

Cuantia minima:

Pero no menor a

Armadura minima:

Cuantia maxima:

Armadura maxima:

1
d=¢1-[l—4—£>(1,2

d = 35,4 cm
210 || 2,36 53630+ 100
I:.['.IF_‘I: = — - 1 - . . T .
1,18 = 4200 1‘| 0,9=40=65° =210
P... = 0,0093

A_nec=p,.bd
A_nec = 10,0093 = 40 =65
A_nec = 24,37 cm?

= 0,00086

Pmin

14 14

fy 4200

Pmin —

= 0,00333

pmln

A_min = p_ ;. bd
A _min = 0,0033 =40 =65

A_min = 8,58 cm”

Prax = 0,025

A max =p_ . bd
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A max = 0,025 = 40 =65

A_max = 65 cm?
Por lo tanto se requiere una armadura de:
A_nec = 24,37 cm?
Adoptamos un numero de barras:
N°barras = 8
Seleccionamos el refuerzo de:
8 @20 mm
Se utilizard 8 @ 20 mm tenemos 25,13 cm?

c) Célculo de los cortantes sismicos
Sentido anti-horario

Figura Nro. 55. Cargas actuante en la viga

hf'lsiinr'r
WL H{(®) Viga (bvxhv) (®)]s TL
| c ; |
L, v [n 7
Vg T Caorte laostatico "v"gT
Corte Siami
Vo T orte Siamico Vo —L

Fuente: Elaboracion propia

HSR—E = 25’13 sz
Altura del bloque equivalente de esfuerzos a compresion
a = Asﬂu'accign ® 1,25 = fy
Gtraccion 0,85 = f; =h
25,13 * 1,25 = 4200
a =
Atraccion 0,85 % 210 = 40
= 18,34 cm

E'Atra::lu:un
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e Momento probable de la Viga en el apoyo R
HSG dccion
MF"LR = ASGU‘EEE[DH #1,25+= fyx (d - WT)
18,34
2

Mg = 25,13 1,25+ 4200 = (65 —

)
M,z = 73097,4Kgf*m

e Momento probable de la Viga en el apoyo E
As .
MptE = ASStra.::i.nn ® 1125 ® f}r:—c (d _$j
18,34
2

Mg = 2494 = 1,25 = 4200 = (65 —

)

M,z = 730974 Kgf+m

e Momento sismico con espectro de disefio
Mptziemico = 54715 Kgf*m
o Cortante sismico del analisis en sentido antihorario: tomamos el mayor

_ MG[JE + MS-[:IR
Ve = Ln

730974 + 730974
R 3,3

= 44983,0 Kgt

e Momento probable en sentido horario de la viga en el apoyo E

Se sigue el mismo procedimiento que el apoyo E.

73097,4 + 730974
Ve = 33

= 44983,0 Kgf
Cortante sismico para el disefio por corte de la viga se toma el mayor:
V, = 54715,0 Kgf
e Cortante gravitacional de la viga
V, = 4090 Kgf

e Cortante de disefio
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V., =V, +V,
V, = 4090 + 54715 Kgt

V, = 58805,0 kgt
d) Resistencia de Disefio de la viga por corte

V, <@V, ©=075

V, < 0(V,+Vy)
El refuerzo transversal en la zona de confinamiento debe disefiarse para resistir cortante
suponiendo que la fuerza cortante resistente del concreto Vc=0, cuando se produzcan
simultaneamente las siguientes condiciones:
V,= 075V,
54715,0 Kgf = 0,75 * 49073,0 Kgf
54715,0 Kaf = 36805,0 Kaf ;Cumple!

Entonces:
Ve < @Vn O=075

Ve =< —EIA? i d
sep
A, =#xA,
# = 4 Numero de ramas
@best= 1,20 cm diametro de la barra del estribo

A, =127 cm?Area de la barra a utilizar
A, =4%127 = 507cm’
@A = fy =
Ve
0,75=507 =4200 = 65
49073

sep <

sep =

sep = 21,0 cm

151



e) Requisitos de acero de refuerzo transversal en vigas

Figura Nro. 56. Requisitos de refuerzo

o s

=

" |.. Zora aonfinoda _L Zeha me confinada _L Zana mnﬂnuduJ e
| r r r | |
T Viga (bBvxhv) T
' s il

[ i Losd /2 N Lazah
41 —1 . —
Er b

Fuente: Elaboracion propia
Longitud de confinamiento
Lo=2*hv=1,40 m
Lol=L1L/4=0.90 m
Separacién maxima normativa en la zona de confinamiento

e No debe exceder:
d d
—-=— . —=16cm
4 4

o Seis veces el didmetro de las barras principales
¢*blong=2 cm
6*¢*blong= 12 cm

e 15cm

Separacién maxima en zona de confinamiento
o dv
Sep,., = min (T, 6= Elhlmg; 15cm; Sep, )

Sep .. =12 cm

e Separacion méaxima en la zona no confinada
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Sep . =?= 32 cm

Sep, .. = 20 cm
(Ver Anexo 3.4.3)

Figura Nro. 57. Despiece de armadura en viga

= O W m, WO
Lt I I M

g m — | —
B C o E E— o

Fuente: Elaboracién propia
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3.4.15.Columna GI-G

eArmadura longitudinal en el eje mas critico
f'y=4200 kg/cm?

f'c=210 kg/cm?

Base de la columna b= 50 cm

Ancho de la columna h=50 cm

Longitud de la columna Lc= 4,60 m

Axial de célculo Pu= 336783,0 Kgf
Recubrimiento =4,0 cm

e Calculo de los factores de longitud
Ec= Modulo de elasticidad de la columna

Ev= Mddulo de elasticidad de la viga
Ic=Inercia de la columna
Iv=Inercia de la viga

yB= Grado de empotramiento en el pie de la columna

Ec=lc
2z

_ Lec
VE EEV*I‘U’

Lv

- 3
0.7+ 50%50
1z,
450
.40 =703
1z,

- 50 =503
07 45 —

350
= 703
0,35 = 40 12?[!
_l_

A=
v 40+ 70

12 +

40 = 703
0,35 *—5—

120

0,35 0,35

380 260 320

WB = 0,42

Formulas de Furlong (1971): Nudos desplazables
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m= =021
W 2

k= (1—0,05=ym) =1+ ym Siym < 2,0

—

k=(1-0,05%0,21) =/1+ 0,21
k =1,09

En estructuras con desplazamiento lateral se permite ignorar los efectos de esbeltez en elementos
a compresion si satisfacen, ACI 318(14) 6.2.5:

l=Iun

r

=22

k=lu _ 1,09+=4,60

= 50,92
1 050,52
A I—_12
V05505

50,92 > 24,59 No se desprecia los efectos de esbeltez

eCélculo de la carga de pandeo de Euler
A continuacién es necesaria calcular EI en el cddigo se desarrollaron expresiones tomando en

cuenta el flujo pléstico, las grietas, etc.

Bd=Reduccion de la rigidez, para pérticos con desplazamiento lateral permitido Sd=0(Fargier,
Concreto Armado, pag. 137)
fdns =10

_ﬂ,4*Ec*Ig

El
1 +pBd

. 0,4 * 215381,1 = 520833,3
B 1+0

EI=1,122E + 11
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Ecuacién 6.6.4.4.4a ACI-318S-14

Pcr =

M= E* 1

(k*lu)?

Per =

m?=1,122E 4+ 11

(1,09 = 460)2

Per = 141229957 kgt

Carga Critica

Factor de Amplificacion

. b |hot| Lu Ec*l El Pu (s) Pcr Pu (s)
Lot IS b (cm) | (cm) | (cm) (Kgf*criZ) (Kgf*cm2) k| Per (Kgf) (Kgf) (ZKgf) Z(Kgf) 2
1 Al-A 50 | 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 |1,09|1765374,5| 311313 1,37
2 E1-E 50 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 | 1,09 |1765374,5| 396682 1,37
3 F1-F 50 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 | 1,09 |1765374,5| 396456 1,37
4 D1-D 50 | 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 |1,09|1765374,5| 312436 1,37
5 G1-G 50 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 | 1,09|1765374,5| 341457 14122995,71 2874994,0 1,37
6 H1-H 50 | 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 |1,09|1765374,5| 391065 1,37
7 11-1 50 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 | 1,09|1765374,5| 387560 1,37
8 J1-) 50 | 50 | 460 | 1,12E+11 | 4,49E+10 |1,09 |1765374,5| 338025 1,37

Fuente: Elaboracion propia

e Método de magnificacion de momentos para estructuras con desplazamiento lateral (ACI

6.6.4.6). Los momentos de M1 y M en los extremos de una columna individual deben de

calcularse con las siguientes ecuaciones (a) y (b):

(a) My =M, +8 =My

(b) M,

= MZns + 53 * MZS

ec.ACI 3185 — 14 (6.6.4.6.1a)

ec.ACI 3185 — 14 (6.6.4.6.1h)

& .=Magnificador de momento. Ec. ACI318S-14(6.6.4.6.2b)

8=

1

1

___XPu
0,75 = ¥ Per

La sumatoria indica que se deben sumar las cargas axiales y las criticas de pandeo de todas las

columnas del nivel de estudio, en este caso del nivel de la Cabina.
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1
= =
6 1 2874994 =1

© 0,75 = 14122995

8 =1,37
Columna maés critica analizada:

e Momentos resultantes de cargas gravitacionales que no producen desplazamiento:
Mns=2CM+1,6CV
Mc.l—r,.:ns} =700 kagf=m

e Momentos resultantes de cargas que producen desplazamientos Ms=0,9D+1Sismo
Mgy_gie) = 126470 Kgf*m
¢ Momentos amplificados para el caso de desplazamiento lateral permitido
Mgy = My, + 8, * Myg
Mgy_g = 700+ 1,37 = 26470
Mcy_e = 37031,2 kef=m
El momento de disefio sera:
Mgy_c = 37031,2 kgf *m
La carga axial:
Pug,_c = 336783,0 Kgf*m
e El disefio de la columna se hara con lo diagramas de iteracion.

Pu

N=——
f;:&:b:&ct

336783
21050 =50

N =0,015
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Mu

M=——
foxb=t®

_37031,2+ 100
21050 = 502

M=10,17

Figura Nro. 58 Diagrama de interaccion

DIAGRAMAS DE INTERACCION DE COLUMNAS RECTANGULARES

(grafico ¥ 2)

16000 1 Fe=210 Kglem?
fy=4200 Kgfcm2
4=0.70

—_t

1,4000 gt

3
1#1=0.08 - R
T M - -
==H—‘—‘—_ . .
1200 Igtlu'l']’ N . bl e .
= ™ - -
,9t|'l].ll]': LN 1\"*\\ . s 8 8w
[ 1 Iy ~h, As Pu
[o1-0.05 ~ N Pr=f
.0000 i l|=:I g i . N Ae /hMu
[ ., “h
FFt=0.04] N AN [ 1
= I T T 1"";\ "\\ ‘\\ \\
: ] =] b, s
i T mmm~mm NN
k= [ | '\\ N | \.\ \\
RT “ 'P‘ . \\ \\ \\ kN I
L N ~ Y
05000 51001 Ny ~ AN A AN
] kY Ry h 3 \\ \\ '\\
- h Iy
§t=0.00 \‘ q \\ d J \‘ \\
nY 1Y h, I,
0,400 q T T N ~ Y N N N
k! N N, J N ~
] I N, >, kY b N
S A . -
P
2000 , / ! |
L7 z i I
A P z rd
- T Y = = ] B — I T g
10,0000 il Vi ] Pl = e
00,0000 0500 01000 0,500 0,200 0,75m 03000 03500 04000 0,45m
ku
reba?

Fuente Marcelo Romo Proafio - Disefio de hormigdn armado
As = p=Ag
As = 0,019 = (50 = 50)

As = 47,5 em?

El area de refuerzo longitudinal, Ast, para elementos no compuestos a compresion no debe ser

menor que 0.01Ag ni mayor que 0.06Ag (ACI 318 14 18.7.4.1)
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Asmin = 0.01 = Ag
Asmin = 0.01 = (50 = 50)
Asmin = ES,IZIz:m2
Asmax = 0.06 = Ag
Asmax = 0.06 = (50x50)
Asmax = 150,0cm?

A;min < A; nec UTILIZO ARMADURA NECESARIA
Por lo tanto se requiere una armadura de:
A_min = 47,5cm?
Adoptamos un numero de barras:
N barras = 16
Diametro de acero:
Usar:
16 @20 mm

Se pondra un acero de refuerzo de 16220 mm equivalente a 50,3 cm?

e Revision de la solucién

Célculo de los esfuerzos nominales:
Si usamos 16@20mm tenemos 37,7 cm?
P, < OP,
OP,max = 0,800 * (0,85 «f (A, —A,) +fy*<A_)
@P,_max = 0,80 = 0,65 = (0,85 * 210 * (2500 — 50,3) + 4200 = 50,3)
0P, max = 337164,2 kg
336783,0 kef =< 337164,2 kef CUMPLE!

Diagrama de interaccion de la seccion usada con la que se demostrara la capacidad de la seccion.
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Figura Nro. 31 diagrama de interacion c50x50

i

1 503123 0

2 503123 20748,633
3 451319 30742,362
4 378889 39000,3

5 295917,5 45719,6

6 197191,9 | 51680,92
7 132724,5 | 50244,81
8 63173,7 44453,47
9 -13781,78 | 34061,31
10 -109017,23 | 16931,068
11 -190760,91 0

Fuente: SAP2000

Grafico Nro. 7 Diagrama de interaccion

Fuente Elaboracion propia

Se muestra que la capacidad de resistencia de la columna es mayor a los esfuerzos ultimos.
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e Armadura a Corte

Datos

Vp= 18021,0 Kgf Cortante obtenido con momentos probables del diagrama

Pu =336783,0 Kgf
$=0,75

r=4 cm recubrimiento

El refuerzo transversal en la zona confinada debe disefiarse para resistir cortante suponiendo que

la fuerza cortante Resistente del Concreto VVc=0, cuando se produzca las siguientes condiciones:

Vp = 0,5Ve
18021,0 = 0,5 = 17281,0

18021,0 = 8640,0 i Cumple!

Ag=f.
20

50 «50=210
20

18021,0 =
18021,0 Kgf < 26250,0 Kgf  jCumple!
Tomando Vc¢=0, tenemos en el Disefio por Corte:

Ve< @Vse ©@=0,75

Eﬁlﬁv*fy*d

sep

e

Av=#%4A, #=3ramas Ab=127 cm’

Av= 3= 127

Av = 3,8 em?
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DAV = fy = d

sep=————
Ve

0,75+ 3,8 =4200 =46

18021

sep =

sep = 30,70 cm

Requisitos para separacion de estribos

e En la longitud confinada:

-So <b/4 ~ S0=12,5cm
-So<6*db -~  S0=10cm
-So<15cm . So=15cm

-S0<30,7cm . S0=30,7 cm
Tomar el minimo So= 10 cm

En el tramo

-S0<30,7cm .. S0=30,7 cm
-So<15cm =~  So=15cm

Longitud de confinamiento

-lo>Ln/6 ~ lo=0,77cm
-lo>b ~ lo=50cm
-lo>45cm lo=45cm

Tomar el mayor de 10=0,77 cm
10=0,80 cm
e Verificacion de columna fuerte-viga debil

La verificacion de columna fuerte-viga débil es evitar la presencia de un entrepiso débil, que

conduzca al colapso de la estructura. Debe de cumplir:
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6
IM,. = CXM,,  ec:ACI 318514 187.3.2

Capacidad nominal en vigas g=1

a
Mnh =As$fy$(d_£j

As = fy
a=———--
085#f,*b

VERIFICACION DE COLUMNA FUERTE-VIGA DEBIL

Columna| Nudo |Miembro | b(cm) :‘com; (cm2) (c?n) (K:;\::m) (Kzgl\fll*r:‘lz) 1(';;,,'}"':)'“' (I%gl\:*nr:\) EMMEEEMM
NUDG Vig G-D 40 70 | 11,46 |6,74|30144,8
G1 Vig G-H 40 70 | 11,46 |6,74|30144,890434,4|108521,2 | 109622 Cumple
Vig G-K 40 70 | 11,46 |6,74|30144,8

(Ver Anexo 3.4.16)

Fuente: Elaboracion propia

Capacidad nominal en columnas, lo obtendremos del diagrama de interaccion sin el valor de 1,25

para fy que se incrementa para el calculo de sismo. Se toma el valor menor de Pu.

Punto Normal Momento
Pu(Kgf) u(Kgf*m)

1 541275 0
2 531201 23594,603
3 466222 33540,81
4 392278 41514,48
5 306514,9 | 47709,52
6 203583,2 | 52881,04
7 119009,2 | 53266,32
8 42309,2 54811,61
9 -40607,53 | 37419,44
10 -141804,26 | 19729,516

11 -238451,13 0
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Grafico Nro. 8 Diagrama de interaccion

Fuente: Elaboracién propia

35530,0 = 26603,83  ;Cumple!
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Figura Nro. 60 Acero de refuerzo columna N°5

“Njvel 1 £ 4.80
~

Njvel + 0.00

(=

70

Fuente: Elaboracion propia

G1 f=ar
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3.4.16.Disefo de Muro Estructural

Disefio por flexo-compresion y corte
Datos
hw= 33,0 (m) Altura de la Torre
Iw= 2,0 (m) Longitud del muro
e= 0,20 m Espesor del muro
Sa= 0,3g Aceleracion espectral
fc=210 Kg/cm2
fy=4200 Kg/cm2

o verificacion de esbeltez

El ACI318S-14, Tabla 18.10.1 nos muestra una tabla para verificar si se comporta como un

muro.

Tabla Nro. 69 Disefio de segmentos verticales

Altura libre del Longitud del segmento vertical de muro / Espesor del
segmento muro (£,,/b,)
vertical de
muro / longitud
del segmento Z
i (,/b,<25 | 25<f,/b,<6 | £,[b,>6
muro .

(Fw/bs)
By <2 Muro Muro Muro

Bk El machon de

R muro debe
ol T cumplir los
By 22 requisitos de Tegistion de Muro
disefio de Cullatoig
coboamas requisitos
2 alternos.

véase 18.10.8.1

véase 18.10.8.1

33,0 _
= by = 16,5
2,0 l

£

w
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]

b

iEl elemento se comporta como un muro!
e Suponer cuantia
Suponiendo una cuantia de pl=0,0025 de acuerdo a ACI318S-14 (18.10.2.1).

e Capacidad de la seccion
M, < OM

u n
s . V sismico V sismico |V sismico por Mu
Descripcion Nivel acum (Kef) | nucleo(Kef) | piso (Kg?) Pu (Kgf) (Kgf*m) e(m)
FANAL 7 cabina 89897,0 30621,0 30621,0 59225,0 86714,9 1,46
6 subcabina 100023,0 41513,0 10892,0 77311,3 56960,3 0,74
5 planta 185750,0 76200,0 34687,0 108351,5 34135,7 0,32
4 planta 215490,0 127565,0 51365,0 106619,6 40075,7 0,38
FUSTE 3 planta 240686,0 141250,0 13685,0 114716,0 38794,1 0,34
2 planta 259146,0 157145,0 15895,0 133920,1 33590,4 0,25
1 planta 271295,0 177910,0 20765,0 144563,0 24116,6 0,17
Base 276488,0| 208942,0 31032,0 174506,4
SUMA=| 208942,0

Fuente: Elaboracion propia

® = 0,65
M, 86714
@ 065

M:L
5 = 1334062 Kgf*m

F, 592250

@ 065

PL'I
5 = 911160 Kef
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e Definir c/lw, en el libro de Cardenas y Magura (1973), desarrollan una metodologia
bastante simple para calcular el refuerzo en el caso de muros con acero principal distribuido

uniformemente.

vgegf:

f P
X —m
c P (f)-l_(l )

-
L]
[y

2p * —f’f)+ 0,85 =3,

fl:
B, = 0,85
74200 91116,0
c_ 0,0025* ( 210 )+ (Z60+=20 * 210/
Le 2400025+ (%) 10,85%0,85

C
— = 0,30 em/cm
W

c=524cm
¢ Refuerzo requerido
A =pxl,*e
A, =0,0025=200=20
A, =10 cm?

e Determinar @M,

P, C
@anmgﬁs*fyglwg(l—kﬂ :-cf)x[l_l_]
Sy W

E

91116,0

M =D,65*1D*4200*200*(1 —_—
oM, +1l]=+¢42l:ll]

)< (1-03)
@M, = 173660,0 Kgf+m
Se comprueba que:

gM_ =M

n — u

173660,0 Kgf*m = 133406,2Kgf*m ;Cumple!
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La cuantia asumida es suficiente para resistir los requerimientos a flexocompresion, finalmente
el refuerzo necesario es:

A_ =10 cm?
e Verificacion de la necesidad de incorporar elemento de borde
¢ >c

) 1
c = v ec.18.10.6.2

B . _Su
600 * (L5 *}-)

Calcularemos hw/lw y la cuantia para luego entrar a la grafica de Cardenas y Magura (1973),

51
para encontrar ..

W

h,, _ 33
W a 6
h'l.'.-'
— =55%¢g
]'1.'.-'
_ Area muros
~ area total
B 2=0,2
P~ 63
p = 0,60

Con estos datos graficamos en la gréfica de Cardenas y Magura (1973) y obtenemos:
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Grafico Nro. 9 Espectro de desplazamiento

8u/hs
2 \ S N
L\ N
s
" \ \\\ N \\
\\ \\ \\
‘\
12 \\ \\ \\ \\‘ T ——
. ‘\ \\ /L, =10
\ N B— g mg | T
i e —
08} e I W6l T
S (/e 34 \'\\

B Mle=2 T

0.2 06 1.0 14 18 2.2 24 3.0 34 30 p

Fuente: Cardenas y Magura (1973)

S_u =19
h‘w '
Para Sa=0,3g entonces:
s—: =1,9+03 E—: = 0,57%
Reemplazando datos:
o= 6
600 = (1,5 = 'iggj
c =1,17m
€ =c

1,17m =090m ;Cumple!

No es necesario usar elementos de borde

170



El refuerzo longitudinal en el muro se distribuira uniformemente de la siguiente manera:
A, =10 cm?

1ra capa 15 barras de 3/8" espaciada 14 cm ASutilizar=10,65 cm2

2da capa 15 barras de 3/8" espaciada 14 cm Astilizar=10,65 cm2

Diagrama de interaccion para el muro en estudio:

i Mu
N P (Kgf) (kg m)
1 438808 0

2 438808 | 59957
3 408890 | 96923
4 349336 | 123187
5 286607 | 139392
6 218195 | 146334
7 193103 | 171259
8 139038 | 172221
9 57553 132267
10 -23453 76127
11 -108064 0

Fuente: SAP2000
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Grafico Nro. 10 Diagrama de interaccion

¢ Disefio por Corte

v, =V,
V, = 214601,1 Kgi
Asumiendo una cuantia minima de 0,0025 segun 18.10.2.1 (ACI318S-14)

De acuerdo a ec. 18.10.4.1 (ACI318S-14), tenemos:

V. =A_= {ocﬂ:;t:( £+ pt*fy) ec.18.10.4.1

Donde:
% <15 - oc,= 0,25
% =20 - o, = 0,17
33
= =55 =~ oc,=0,17

Dejando @V, en funcion del area tenemos:
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@V, = 0,75+ (0,17 = 1 = (V210 + 0,0025 = 4200)

Kgf

cm-

v =972

cmuro

Momento probable del diagrama es Mpr=171890 Kg*f*1,25
Mpr=206268,0 Kgf*m

206268
Vu= >

33*5

= 9376,0 Kgf

Vu 93760 Kgat

@ 0,75

Vu
E = 12501,0 Kgt

12501,0

Vy T oo

600 = 20

Kaf

v, = 1,05 —

cm?
Kgf Kgf

1,05 — = 9,72 — ;i Cumple!

cm? cm?

El refuerzo por corte en el muro se distribuira uniformemente de la siguiente manera:
A, =10 cm?

1ra capa 15 barras de 3/8” espaciada 14 cm ASutilizar=10,65 cm?

2da capa 15 barras de 3/8" espaciada 14 cm ASutiliza=10,65 cm?

(Ver Anexo 3.4.21)
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3.4.17.Disefio de Escaleras
e Tramo1,2,3,4

Datos

Cargas estimadas

Carga muerta rampa
Carga muerta descanso

Sobre carga de servicio

Ambito rampa
Ambito descanso
Longitud tramo |

Distribucion de cargas

Carga muerta rampa 1

Carga muerta descanso 1

Sobre carga de servicio rampa 1

Sobre carga de servicio descanso 1

e Tramos

Datos

Cargas estimadas

Carga muerta rampa

Carga muerta descanso

Sobrecarga de servicio

908,0 };—EE

610.0 *;—Ef

400,00 };—EE
1,200 m
1,200 m

2,30 m

908,0 “:Ef

610,0 “f
Kef

m

400,00

400,00 “f

Kgf
m?

908,0

610,0 *;—EE
Kef

m

400,00
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Ambito rampa 2
Longitud tramo 13

Distribucién de cargas

Carga muerta rampa= 908,0

Sobre carga de servicio rampa= 400,00

2,30 m
1,20 m
}{_g;E
}{_g;f
Mu -
Nivel Tramos
(Kgf*m)
tramo 1 9080
descanso 5400
tramo 2 9080
descanso 5400
Fuste 1-4
tramo 3 9080
descanso 5400
tramo 4 9080
descanso 5400

Fuente: Elaboracion propia

a)Calculo de la armadura longitudinal

Evaluamos los momentos por tramo y en el primer tramo observamos que se presentan los

mayores momentos, con estos momentos diseflamos las escaleras, ya que estos momentos

abarcan los momentos del otro tramo.

el= 0,20 m espesor losa rampa

e2= 0,20 m espesor losa descanso

r= 3,00 cm recubrimiento
d1=17,00 cm d descanso

dr1=17,00 d rampa
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Mmax=5700 kg-m

e Armadura negativa

Cuantia necesaria

£ . || 236 =M,
Prec = Tom.r V17 (1T 2.
% 1,18 =6 wl @=h,*d?=f_
210 || 2,36 = 9080 = 100

PI!'.IEI'_'

—_— | 1 1— 3
1,18 = 4200 ,ﬂl 09=120=17- =210

P = 0.0076

Armadura necesaria

AB = pEIE-E Jéib“l * d
A_ = 0,0076 =100 = 17
A_= 1552 cm?

Armadura minima

#h *d

Asmin = Pmin * Duw

Asmin = 0,0018 = 120 = 17
Asmin = 3,67 cm?

Se seleccionara la armadura minima en caso de que la necesaria sea menor que la minima
Escojo la armadura necesaria

A_nec = 15,52 cm®

A_min = 3,06 cm”

Por lo tanto se requiere una armadura
A, =15,52 cm®
Adoptamos un espaciamiento de
esp.= 15 cm
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Didmetro de acero:

Adoptamos un diametro de:

Usar:

e Armadura positivo

El procedimiento de calculo es el mismo que para armaduras positivas.

Se usara:

L ambito— 2= r

N2 barras =
esp.
230—2=3
N2 barras=——+ 1
15
N2 barras = 16 barras
AE — AE nec
N2 barras
15,52
As ==
16
A; =1,2 cm?
|4AS
= |—
14| T
_ |4 1,06
|

\
@=131=1311mm

=16 mm

16 @16 ¢/15 cm

16 @16 ¢/15 cm

b) Calculo de la armadura transversal

e Armadura de temperatura

Se realizara el célculo para la rampa del tramo 1

As temperatura= 0,0018+b_ = h
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As temperatura = 00,0018 = 230 = 20
As temperatura = 8,28 cm?
Por lo tanto se requiere una armadura
A_ temperatura = 8,28 cm?
Adoptamos un espaciamiento de
esp.= 15 cm
Diametro de acero:

L.inclinada rampa

N2 barras =
esp.

230
N2 barras = 5

N2 barras = 16 barras

A — A
® N2 barras

S nec

Para 2 capas de armadura por temperatura

Adoptamos un diametro de:
@ = 8 mm
Usar:

16 @8 c/25cm
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(Ver Anexo 3.4.24)

Figura Nro. 61 Despiece de armadura de escalera

FUETE MIVEL 1

|ﬂ|
=i

Tramo

b /,,-———|
Opsamrea — 1 /f=_'

== —

="

=" f
- =
- - — /f:

== —

S

Fuente Elaboracion propia

c) Verificacion del corte a una distancia “d” del tramo 1

d=17cm

Vu = 4200,0 kg
Ve=¢=*053=,/F.*bh, =d
Ve=0,75%0,53 =210 = 100 = 17
Ve = 9792,55 kg

Vu =< ¢ = Vc

4200,0 == 9792,55

El espesor es adecuado
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3.4.18.Disefo de Cimentacion: Zapatas Aisladas

a)Dimensionamiento en planta
Se procede a estimar el area de la zapata en funcion de la capacidad admisible de carga del suelo
y de la carga de servicio.

P+ P, +P,
A=—2 "=

Z

O

Pesos propios para un

primer tanteo

ga Ppp en % de
(Kgficm2) P

4 4% de P

3 6% de P

2 8% de P

1 10% de P

e Disefio de las zapatas N° 7

Pservicio | Psismico| Mserv |Msismico
(Kgf) (Kgf) | (Kgf*m) | (Kgf*m)
2 92150 87205 500 73625

Fuente: Elaboracion propia

Columna

e Dimensionamiento por presion admisible

Se halla el area requerida considerando el peso propio de la zapata como 8% de las cargas por
gravedad.

Donde:

Cadm = 2,13 Kg/cm?2
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A _P+PB, +P,

requerida ~ 04
adm
92150+ 7372
Arequei.rda = 213

A, = 467239 cm®

Aproximadamente:

—

B=.,467239
B=L=21620 cm ~ 230 cm

b) Dimensionamiento en elevacion
Se estima el canto util “d” de la zapata en funciéon a las verificaciones de corte por

punzonamiento y corte por flexion o se puede calcular un canto util minimo.

El reglamento ACI indica que el canto util minimo de la zapata no debe ser menor a 25 cm, para

zapatas apoyadas sobre el suelo. Tomaremos 60 cm.
Peso propio de la zapata : Columna N° 2
Pzapata = 2,3 = 2,3 = 0,7 = 2400 = 8887,2 Kgf
Peso de tierra sobre la zapata
Ptierra= 0,8+ (23%23—0,7*2)= 1800 =53136 Kgf
Peso total
Ptotal = 14200,8 Kgf

Se deben considerar tres escenarios. En primer lugar, solo cargas de gravedad; en segundo lugar,
cargas de gravedad mas sismo en la direccion X-X; y por ultimo, cargas de gravedad mas sismo
en la direccion Y-Y. Como se puede observar, las cargas de sismo en la direccion Y-Y son

menores que en la direccion X-X, por lo tanto, sélo se realizan los dos primeros casos.
Caso 1: Solo cargas de gravedad

Pserv=92150,0+14200,8= 106350,8 Kgf
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Mxx= 600 Kgf*m

Pserv_l_ 6= Mxx
A — L=B?

CF:

92150 n 6= 600= 100
- 230%=230 230=230°

omax = 1,,89 Kg/cm2
omax < gadm
1,89 < 2,13 ;Cumple!
omin = 1,83 Kg/em?2
omin < cadm
1,83 < 2,13 jCumple!
Caso 2: Cargas de gravedad + sismo X-X
Ptotal=92150,0+ 87205,0=179355,0 Kgf
Mxx= 600 Kgf*m

Pserv 6= Mxx
A — L=B?

CF:

1793550  6+=600=100
7 230 =230 230 =230°

omax = 3,69 Kg/cm2
omax < cadm
3,69 =< 2,13=1,7 ; Cumple!
omin = 3,63 Kg/cm?2
omin < cgadm

363 <213+1,7 ;Cumple!
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Se puede observar que en todos los casos el esfuerzo maximo es menor al admisible y que el
esfuerzo minimo es mayor a cero. Por lo tanto, las dimensiones elegidas para la zapata son

adecuadas.

c)Verificacién a corte por punzonamiento

Se verifica a una distancia “d/2” de la cara de la columna.
qu=Presion real del suelo

P

u

 A=B

Qu

| 42641
9 T 530 %230
q, = 0,81kg/cm?

e Corte actuante
V=Esfuerzo cortante actuante

Vo=Corte total actuante

bo=Perimetro de zona de falla
by, = 2(t+b + 2d)
d=Altura efectiva de la zapata
A,=Area entre los bordes
b,=A*B—[(b+d)=(a+d)]

v[!l:qn +Ap

v _qu*A*B—[(b-l-d:]*(a-l-d:]]
. g2d(a+ b+ 2d)

0,68 * (230* 230 — [(50 + 46) = (50 + 46)])
u 0.75 % 2 = 46(50 + 50 + 2 = 46)
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Vv, = 1,7 kg/cm?

e Corte admisible

V. =Esfuerzo permisible de corte por punzonamiento.
f) Resistencia al corte usual por punzonamiento
V.= 01,10/ ¢
V.= 0.75= 1,1 =210
V. = 11,96 kg/cm”
g)Cuando la zapata estd sometida a flexion biaxial y la relacion

2 | —
V. = 0,531 (1 + B_) Vfe
C

Lado mayor b
Donde = =-
B': Lado menor T

2 | —
V.=075=0,53| 1+— |V210
c + 50 v
S0
V.= 17,28 kg/cm?”
h)El valor V¢ aumenta si decrece bo/d. luego usar.

o d

Ve = u,zﬂ(
c= @ b

+ 2) Vfc

V]

@=0.75 cortante
A=1 para concreto de peso normal
0,85 para concreto liviano (arena liviana)
0,75 para concreto liviano
as=40 columnas internas
as=30 columnas laterales

as=20 columnas en esquinas
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20 = 45 .
2+ (50 + 50+ 2 = 46)

V.=1075= D,E?(

V. = 12,82 kg/cm?
Vy < Ve

kg

1,7 —
cm*

< 12,82 kg/cm® jCumple!
Con el menor de los tres anteriores calcular el canto Gtil minimo

Vo=
) EFdein (t+ b + dein]

_0,68* (230% 230 — [(50 + dy,) * (50+ dp)])

2)\-"210

quxﬂxﬂ_[(b-l_dmm]x [:EI—I_dmin]] =V

u 0,75% 2*d_,_(50+50+2=*d

mlnj
d, i, = 517 cm

d) Cortante por flexion

Se verifica a la distancia “d” de la cara de la columna para el eje X

A—a
m =
2
230— 30
m = =100 cm
2

q, =q,*B
Kgf
q, = 0,81 = 230 = 186,3 —
m

M, =186,3 = = 8365979 kg*=cm

_ 9A(m—d) g,(m—d)
vr_'i—l - Ad - d
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0,81= (100 — 46 Kgf
= ( ) =095 gﬂ

1-1
= 46 cm?

_a,B(m—d)_g,(m—d)

V S_7
Beme Ed d
095= (100 — 46 Kef
Voo = ( j =1,12 g,,
e 46 I

Vuc=Esfuerzo permisible de corte por flexion
V,.=0=0,53Vfc ®=10,75
V,.=0*0,53Vfc
V,. = 0,75%0,53v210

Kgf
V,, =576 —
cm?

Ve = Ve

Kef Kef
$ <576 -2

[ —
=

CUMPLE

1,7

-
=

CIm CIm

Para encontrar el canto util minimo igualar las ecuaciones de cortante de disefio “Vu” y la

cortante admisible “Vc¢”

v = Qu(m—d

= 00,53V ¢c
" A=xd

_0.81 = (100 — dmin)

=0,75=0,53v210
H 250 = dmin

di, = 42,5 cm

Se verifica a la distancia “d” de la cara de la columna para el eje Y “como la zapata es cuadrada,
en el eje Y se tiene las mismas dimensiones que en el eje X, por lo tanto se tiene los mismos

resultados.
El canto minimo sera el mayor de las dos verificaciones “d”
d_.. = 42,5~ 50 cm
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h=d+r
h=504+5=55cm
tomaremos:

h=70cm
e) Transferencia de esfuerzos

fa < fau

Pu
f =

a a%

62003
= 50=50

Kgf

cm-

f, = 38,8

f,,=085=0=f¢

f,, = 0,85*0,65* 210

Kgf
f,= 116,03 p—
Kgf Kgf
388 —— = 116,03 — CUMPLE
cm- cm-
f) Acero de refuerzo por flexion
Cuantia necesaria:
_ f'e L |1 2,36Mu
Prec = 7 18fy 1JI Obd2f'c
_ 210 ||1 2,36 = 836597,9 = 100
Prec = 1,18 = 4200 «J 0,9* 250 = 72,52 = 210

Poee = 0,0002
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Armadura necesaria:
bd
A _nec =0,0002 = 250=70

ESHEC = Pnec
A _nec = 3,98 cm?
Armadura minima:
A_min = p_ ;. bh
A _min = 0,0018 =230 =70

A_min = 29,0 cm®

A.min > A; nec UTILIZO ARMADURA MINIMA

Por lo tanto se requiere una armadura de:
A_min = 27,0 cm?
Adoptamos un numero de barras:
N'barras = 11

Separacion entre barras:

esp = 15,00 cm
NuUmero de barras:
B—2=r

esp

Nbarras =

230—2=5
15
N'barras = 14

N°barras =

Diametro de acero:
_ Ag toTaL _ 27,0

" N°barras 14
A; = 2,07 cm?

||4A5 ||4 +1,08

! !
N N T

@=162cm?~19lmm

Ag

o=

Usar:
16 020 mmc/15 cm
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g)Verificacidn por adherencia.

La longitud de adherencia de acero por tension esta dada por:

W, =Factor ubicacion de la barra =1,00

W =Factor tratamiento superficial de la barra =1,00

W =Factor diametro de la barra =0,80
C,=Recubrimiento o espaciamiento de la barra entre ejes

K,.=Indice de refuerzo transversal

(—Cb - K“’) =25
dy, '

I _db#fygll‘[tglljcgll"sgl
4=

o G xK
o (o)

_ 16+=4200=1,00+1,00+0,80

Iy = —
3.5%=+210=2,5
I[;=4240 cm
m—r=100—5 =95
n—r=100-5=95

95 = 42,40 ok
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Figura Nro. 62 Despiece de armadura de zapata

jur

m
L—d =1 _

En

o
L—d =1

=

o

200
u% X: 14820e/15 EP X 14620c/15
2,30
Vista en Planta 5 ' 230 '
H-XK Y-Y
Fuente: Elaboracion propia
(Ver Anexo 3.4.26)
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CAPITULO IV: APORTE ACADEMICO

4.1. Marco conceptual del Aporte
Para el aporte académico se disefié una cubierta curva metalica en cerchas, formado basicamente
por multitud de barras unidas en sus extremos que trabajan sometidas a esfuerzos axiales de

traccion y compresion a lo largo del eje longitudinal de la barras.

4.2. Marco tedrico del aporte
Revisar pag.39 al 43 donde se desarrolla teéricamente a detalle los conceptos del aporte y disefio

de los elementos que los forman.

4.3. Producto-aporte
Revisar pag.50 al 97 donde se desarrolla teéricamente a detalle los conceptos del aporte y disefio

de los elementos que los conforman.
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CAPITULO V: CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Conclusiones

e Como se indica en los objetivos planteados se llegdé a cumplir de manera satisfactoria, la

realizacion del Disefio Estructural de la Torre de Control del Aeropuerto de Villa

Montes-Rafael Pavon.

malla interna conectiva con cuerdas tipo Warren que forman 45° grados, se usaron

perfiles tubulares cuadrado metélicos conformados en frio que estan disefiadas a flexion

asimetrica, tension y compresion.

estructuras de barras cuya conexion y disposicion permite una adecuada distribucion de

las solicitaciones por peso propio, sobrecargas y carga de viento.

2018.

en la estructura.

fue mas del 90 %, obteniendo en la direccion X un 97,20 % y en la direccion Y un 94,20

%.

e El cortante Dindmico espectral fue mayor que el cortante Estatico equivalente no

requiriendo de ningun artificio matematico para mayorar.

La cubierta Estéreo-Estructura, estd compuesta por dos mallas superior e inferior y una

La Estéreo-estructura constituye una optima solucion, esta forma constructiva consiste en

Los Espectros de disefio fueron obtenidos de la Guia boliviana de Disefio sismorresistente

Se pudo verificar las cargas de viento y sismo; siendo la carga por sismo la que predomina

El resultado del nimero de modos de vibracion para lograr un adecuado analisis sismico

Hipotesis | Condicion de | Vdenla :
: Vestatico Kgf
sismica |cortante basal | base Kgf
Sismo X1 Vd,xi > Vs 276488,0 121405,0 OK
Sismo Y1 Vd,yi > Vs 330850,0 121405,0 OK

e Las vigas, columnas, muro estructural fueron disefiadas de acuerdo a la Guia Boliviana de

Disefio Sismorresistente, cumpliendo todas las verificaciones.

e Tanto en las vigas y columnas, se pudo garantizar la ductilidad confinando en la cara de los

nodos.




e Se utiliz6 losa Nervada debido a que presentan ventajas:

-Losa nervada tiene una grande reduccién del peso de la misma.
-Reduccion de materiales y mano de obra.
-De facil manejo y colocacion.

e Las columnas fueron verificadas a efectos P-Delta.

e En el calculo de la Estructura, el Sismo genera mayores solicitaciones que el Viento, por lo
cual la estructura de edificacion aporticada son disefiadas mediante disefio
sismorresistente.

e Se pudo cumplir la verificacion de Columna fuerte —Viga débil en la cara de los nodos,
debido al calculo de las armaduras en los tramos por confinamiento.

e Se observa en los célculos que el nicleo o muro portante, absorbe la mayor carga durante
un sismo, generando asi una estabilidad en la estructura.

¢ Las fundaciones propuestas para la estructura son zapatas aisladas, tanto para las columnas
como para el muro estructural de ascensor.

e El costo total de la obra es de 2.141010,00 Bs.
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5.2. Recomendaciones

e Se recomienda, en la etapa de construccion, realizar la verificacion de las condiciones del
suelo mediante estratigrafia, o en todo caso realizar un nuevo estudio de suelo a la hora
de emplazamiento del proyecto.

e Para el armado de la Cubierta Estéreo-Estructura se recomienda emplear personal
especializado.

e Se recomienda al momento de introducir los datos, las cargas a la estructura en estudio
hacer la introduccidn correcta en cualquier programa que se esté utilizando.

e Se recomienda respetar los puntos en la norma, especificaciones técnicas y guia boliviana
de disefio sismorresistente para la construccion, garantizando asi la calidad y seguridad
del edificio.

e Se recomienda una actualizacion de la guia boliviana sismorresistente en lo que respecta la

mayoracion de los cortantes cuando el cortante estatico es mayor al cortante dinamico.

e Se recomienda comenzar a verificar a carga sismica las diferentes estructuras antes de
construir, por que Bolivia se encuentra en una placa de alto riesgo sismico.

e A la Universidad especificamente a la carrera de Ingenieria Civil, se recomienda ampliar
en la rama de Disefio Sismorresistente.
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