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1. ANTECEDENTES
1.1. El problema.

La ciudad de Yacuiba atraviesa problemas en la educacion inicial, ya que_existe la
demanda de instalaciones (Aulas), por razones como el crecimiento poblacional, el
aumento de estudiantes en aulas en unidades educativas existentes, turnos compartidos
con el nivel secundario, etc. Estas razones pueden provocar a los nifios efectos como
el ingreso tardio a primero de primaria, problemas para leer y escribir, problemas de
concentracion, hasta la desercion escolar. Es por estas circunstancias quese plantean
soluciones tales como: el alquiler de instalaciones, ampliaciones de unidades

educativas, y la Construccion de una nueva infraestructura de nivel inicial.
1.1.1. Formulacion.

La solucion viable, es la construccion de una nueva unidad educativa de nivel inicial,
ya gque de esta manera no solamente se podra albergar a los estudiantes, sino también
se podra dar las condiciones requeridas para el aprendizaje, con los ambientes
recreativos, necesarios para la estimulacion cerebral de los estudiantes, en esta etapa

inicial del aprendizaje.
1.2.  Objetivos.
1.2.1. General.

Realizar el Disefio estructural de unidad Educativa de nivel inicial “José Mariano
Serrano”, en la ciudad de Yacuiba, determinar el presupuesto necesario para su

construccion y la duracion del proyecto.

1.2.2. Especificos.
e Realizar una inspeccion previa al lugar de emplazamiento.
e Realizar el Levantamiento Topogréafico del lugar de emplazamiento.
e Realizar el estudio de suelos correspondiente.

e Definir las cargas actuantes, hipotesis de carga y realizar el analisis



Estructural.
e Disefiar las estructuras de H°A° con la norma CBH-87.
e Disefias las viguetas pretensadas con la norma AASHTO LRFD (2017).
e Disefar las estructuras metélicas, con la norma NB 1225004-1 (2019).
e Calcular los volumenes de obra y realizar sus especificaciones técnicas.

e Calcular el costo aproximado del emplazamiento fisico de la obra y la

duracién de la construccion de la edificacion.
1.3.  Justificacion.
1.3.1. Académica.

El estudio del proyecto servira para aplicar los conocimientos adquiridos durante toda

la formacion profesional, y poder culminar con la carrera de ingenieria civil.
1.3.2. Técnica.

El proyecto es viable ya que, por razones como el crecimiento poblacional, la
disminucién de aforo de estudiantes por ambiente, y entre otras, pueden afectar de

forma significativa la formacion de los estudiantes.

Se debe considerar que es importante emplazar ambientes, con espacios renovados, ya

que posibilita que los nifios puedan adquirir habilidades de forma mas eficiente.
1.3.3. Social.

Se debe cumplir el derecho a la educacién, ya que, El articulo 17 de la constitucion
politica del estado, establece claramente: Toda persona tiene derecho a recibir
educacion en todos los niveles de manera universal, productiva, gratuita, integral e

intercultural, sin discriminacion.

La realizacion del proyecto podra disminuir el analfabetismo de la ciudad de Yacuiba.
El estudio del proyecto es necesario ya que su estudio tiene el fin de satisfacer las
necesidades de educacion de nivel inicial de los estudiantes de la ciudad de Yacuiba,

mediante el andlisis del problema y sus alternativas.



1.4.  Alcance del proyecto.

1.4.1. Anélisis de alternativas.

La alternativa propuesta para este proyecto es la siguiente:
Sistema estructural utilizado:

La estructura serd de Porticos de hormigon armado, El uso de estos sistemas

estructurales se ajusta de manera ideal a edificaciones de unidades educativas.
Fundaciones:

Las fundaciones seran de zapatas aisladas céntricas y excéntricas de forma

rectangular de hormigdn armado.
Cubiertas:

Las cubiertas de la edificacion estaran conformadas de losas macizas y de estructuras

metalicas, conformadas en caliente.
Cancha poli funcional:

La cancha poli funcional, sera disefiada con estructura metalica a una agua, de acero
laminado en caliente, con chapa de calamina trapezoidal y con la inclusion de

pedestales de hormigén armado.
Losas:

Para la edificacion se disefiaran losas macizas y losas aligeradas con viguetas

pretensadas.
Columnas:

Las columnas de la unidad educativa seran de hormigdn armado y de estructuras

metélicas para la cancha poli funcional.
Vigas:

Tendremos las vigas de arriostre de H°A®, que se encargaran de evitar que el agua por

capilaridad, asciendan hasta las proximidades y ademas de rigidizar toda la estructura,



evitando en lo posible los asentamientos diferenciales.

Asi también tendremos vigas descolgadas, que soportaran las reacciones de las losas,

y de las cubiertas, asi mismo soportaran las cargas de los muros de mamposteria.
1.4.2. Resultados a lograr.
Se pretende obtener los siguientes resultados:

e Obtener las dimensiones y armaduras de las vigas, columnas, zapatas, losas, y

todos los elementos de hormigdn armado que conformaran la estructura.
e Obtener las secciones de todas las estructuras metalicas requeridas.
e Obtener el presupuesto total de la obra.

e Obtener el cronograma de actividades de la obra, asi también sus respectivas

especificaciones técnicas.
1.4.3. Restricciones.

El proyecto solamente se enfocara en el disefio y calculo estructural de los elementos
de H°A®, Asi también de las estructuras metélicas, y mas no del disefio sanitario,

eléctrico y/o estudio ambiental.
1.5.  Localizacion.

El proyecto se encuentra ubicado en el municipio de Yacuiba, de la provincia Gran

chaco, del departamento de Tarija.

Con Coordenadas geograficas: 22° 01°16,35” Latitud sur y 63°40°47,90” Longitud
Oeste, y una Altitud: 628 m.s.n.m.

1.5.1. Servicios basicos existentes.

Entre los servicios a considerar y que tienen relacién con la sostenibilidad del
proyecto son los siguientes: servicios de agua potable, energia eléctrica, salud,

transporte y de redes.
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2. MARCO TEORICO.
2.1. Levantamiento Topogréfico.

Los levantamientos topograficos resultan de gran importancia, por muchas razones.

Entre las més relevantes, destacan:
e Ayudan a calcular y delimitar las areas.
e Permiten el desarrollo de los planos arquitectonicos.
e Se pueden medir distancias y angulos verticales y horizontales.

e Generan coordenadas tridimensionales de gran utilidad en el proyecto por
computadora.

e Miden con exactitud los niveles, desniveles, deslindes y elevacion de un

terreno o superficie.

e Contribuyen al andlisis de suelos, del habitat, su aridez e incluso, tipo de
vegetacion, para determinar la idoneidad del suelo con el tipo de proyecto a

desarrollar.

Por esto y mas, es necesario considerar en el presupuesto de cualquier obra civil, la
participacion de topdgrafos profesionales, quienes te asesoren de forma adecuada para

el desarrollo de tu proyecto constructivo.
Levantamiento con estacion total.

Una estacion total alcanza su finalidad cuando se utiliza en la ingenieria de alta
exactitud topogréafica, como por ejemplo en la construccion de carreteras, viaductos,

grandes edificaciones, canales de agua, etc.

En todas las citadas construcciones, como es légico, la precision es una necesidad
absoluta para el correcto funcionamiento de la obra. Las dos funciones esenciales para

las que se usaria la estacion total son las siguientes:

e Levantamiento topografico: Medicion y representacion grafica de la realidad.



¢ Replanteo topogréfico: Representacion en la realidad del disefio gréafico de

una obra (operacion inversa a la anterior).
Eleccién y marcado del punto de control topogréfico

Esta eleccion no tiene mas complicacion que la de tener en cuenta unas

recomendaciones basicas:

e Buena visibilidad, ya que mover e instalar repetidamente el aparato resulta
muchas veces pesado, por lo que se debe escoger una ubicacién desde la que
se puedan avistar la mayor cantidad de puntos posibles.

e Seguridad, tanto del operario como del equipo, sobre todo en calles con mucho
trafico. Para prevenir accidentes, el personal debera utilizar chalecos

reflectantes e instalar conos de precaucion alrededor.
Toma de datos

Una vez establecidos los parametros anteriores, procederemos a realizar la toma de

datos para el levantamiento topografico.

Se coloca un nuevo punto donde mas nos convenga y le damos un nombre (también es
recomendable marcarlo con pintura 0 con una estaca de madera), una vez hecho
esto colocamos el prisma encima y en direccion a la estacion y procedemos a anotar

sus coordenadas y guardarlas.

Finalmente, tras realizar el levantamiento topografico con la estacion total, el técnico

redactara un informe.
2.2. Estudio de Suelos.

El estudio de suelos se realizd por el método del S.P.T. El ensayo normal de
Penetracion Estandar SPT es una prueba In Situ que se realiza en el fondo de una
perforacién, consiste en determinar el nimero de golpes de un martillo de peso de
63.5 Kg. y 762 mm (30 plg) de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo
inalterado, una toma muestras partido normal en una distancia de 305 mm (1pie).

El equipo necesario es el siguiente:


https://www.certicalia.com/replanteo-topografico

e Tubos de Acero: que permiten conectar al muestreador de tubo partido con el

cabezote y la guia sobre los que cae el martillo. (Tripode).
e Muestreador de tubo partido.

e Martillo y equipo de hincado: se utiliza una maza de 140 Ib (63.5 kg) que cae
desde una altura de 30” (762 mm) sobre la cabeza de golpeo. Debe llevar una

guia que permita la caida libre del martillo.

e Sistema de caida del martillo: se emplea un malacate o tambor, un sistema de

cuerdas y poleas que permitan levantar el martillo.
e Conos de punta dinamica.
e Herramientas menores: Pala, pico, Bolsas Plasticas, etc.
Numero de golpes

Los nimeros de golpes que se deben de tomar en cuenta son son los que estan
comprendidos entre los 15-30 cm y 30-45 c¢cm, debido a que los primeros 15 cm estan
expuestos a desmoramientos de las paredes y el tramo de 15 -60 cm esta sobre

compactado, por lo que tenemos:
Nspt: N15-30+N3045

NuUmero de penetracion estandar corregido.

Braja Das (2015) plantea una ecuacion para el “numero de golpes Normalizado”, la
denomina Neo (NUmero de penetracion estandar corregido), mantiene los factores de
correccion, pero a comparacion de Bowles (1988), inicialmente no considera CN:

Presion calculada de sobrecapa tipico de suelos granulares:

Donde:
N60 numero de penetracion estandar corregido para condiciones de campo.
N: nimero de penetracion medido.

hH: Eficiencia del martillo (%).



hB: Correccion para el diametro de la perforacion.
hS: Correccion del muestreador.
hR: Correccion para la longitud de la varilla.

ER o nn = Relacion de energia o eficiencia propia del equipo que se utiliza en (%),
referencia segun: Seed et al. (1985); Skempton (1986) valor adoptado igual 60%.

Tabla 1: Coeficientes de correccion por longitud de varilla.

Longitud de la varilla (m). nR
>10 1
6-10 0.95
4-6 0.85
0-4 0.75

Fuente: Braja Mdas.

e n30 ns: Correccion por la toma muestras factor adoptado

Tabla 2: Coeficiente de correccidn por toma muestras.

Variable. nsS
Muestreado estandar. 1

Con revestimiento para arena densa y arcilla. 0.8
Con revestimiento para arena suelta. 0.9

Fuente: Braja M. das.



e ndong: Correccion por el Didmetro de perforacion

Tabla 3: Coeficientes de correccion por diametro de perforacion.

Diametro nB
(mm)

60-120 1
150 1.05
200 1.15

Fuente: Braja Mdas.
2.3. Disefio Estructural.
2.3.1. Bases de calculo.

El hormigdn presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a las piedras
naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a traccion, por lo que resulta inadecuado
para piezas que hayan de trabajar a flexion o traccion. Pero si se refuerza el hormigon
en masa, disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material resultante,
Ilamado hormigon armado, esta en condiciones de resistir los distintos esfuerzos que

se presentan en las construcciones.
2.3.1.1. Adherencia entre el hormigon y el acero.

La adherencia hormigon-acero es el fendmeno béasico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigdn armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que
el acero deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al
hormigdn en sus deformaciones, con lo que, al fisurarse éste, sobrevendria bruscamente
la rotura (salvo que existiese algin mecanismo de anclaje distinto al anclaje por

adherencia, cosa extraordinariamente rara). Por el contrario, gracias a la adherencia son
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capaces las armaduras de trabajar, inicialmente, a la vez que el hormigdn; después,
cuando éste se fisura, lo hace de forma mas o menos regularmente distribuida a lo largo
de la pieza, en virtud de la adherencia; y la adherencia permite que el acero tome los
esfuerzos de traccion, manteniendo la unién entre los dos materiales en las zonas entre

fisuras.
2.3.1.2. Clases generales de exposicion relativas a la corrosion de las armaduras.

En primer lugar, el proyectista debe identificar el tipo de ambiente al que se vera

Sometida la estructura, tanto la cimentacion como el resto de sus elementos. El tipo de
ambiente viene definido por el conjunto de acciones fisicas y quimicas al que la
estructura se vera sometida, las cuales pueden llegar a provocar su degradacion con el

tiempo.
2.3.1.3. Maxima relacion agua/cemento y minimo contenido de cemento.

La Instruccion espafiola prescribe valores para la maxima relacion agua/cemento y el
minimo contenido de cemento, en funcion del ambiente (clases de exposicion) que

rodea a la estructura.

2.3.1.4. Resistencia minima del hormigon (N/mm?).

La resistencia minima del concreto se la puede adoptar en funcion de la clase de

exposicion de la edificacion. En la tabla se presentan los valores recomendados.

Tabla 4: Resistencia recomendada del hormigén.

Parametro de | Tipo de Clase de exposicion.
dosificacion hormigon

la lla b Illa
Méaxima En masa 20 - - -
relacién
agua/cemento | Armado 25 25 30 30
Pretensado | 25 25 30 30

Fuente: Jiménez Montoya, 15 Ed.



2.3.1.5. Recubrimiento geométrico minimo.

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a
la distancia libre entre su superficie y el paramento mas préximo de la pieza. El objeto
del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosién como de la acciéon del
fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento,

MAs aun que su espesor.

2.3.1.6. Cuantias minimas.

Se ofrecen los valores de las cuantias geométricas minimas que, en cualquier caso,

deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcién del

acero utilizado.

Tabla 5: Cuantias minimas.

Tipo de elemento estructural

Clase de acero

Fyk = 400 Fyk = 500
N/mm? N/mm?
Pilares 0,004 0,004
Losas 0,002 0,0018
Vigas 0,0033 0,0028
Muros Armadura horizontal 0,004 0,0032
Armadura vertical 0,0012 0,0009

Fuente: Jiménez Montoya, 15 ed.
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2.3.1.7. Disposicion de las armaduras
2.3.1.7.1. Generalidades.

Las armaduras que se utilizan en el hormigdn armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y
las armaduras transversales. El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el
de absorber los esfuerzos de traccion, o bien reforzar las zonas comprimidas del
hormigén. Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de
traccién originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar
la requerida ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y
la formacion de fisuras localizadas. En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas

que se disponen, bien por razones meramente constructivas.
2.3.1.7.2. Distancia entre barras longitudinales.

Para armadura no pretensada paralela colocada en una capa horizontal, la distancia

libre minima entre barras paralelas de una capa debe ser al menos el mayor entre:

e Dos centimetros, salvo en viguetas y losas alveolares pretensadas donde se

tomaran 1,5 cm.

e el diametro de la barra mas gruesa;

e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.
2.3.1.7.3. Distancia entre armaduras transversales.
La separacion de los estribos deben estar de acuerdo con las siguientes restricciones:
S; <0,75.d(1 + cotga) < 600mm  si V.4 < 0,2.V,,
S; <0,6.d(1 + cotga) < 450mm i 0,2.V,; < Viq <0,67.Vy,
S; <0,3.d(1 + cotga) < 300mm i 0,67.V,; < Viq
Donde:

V.q = Fuerza cortante actuante  V,; = 0,3.f.4.b,,.d
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2.3.1.7.4. Anclaje de las armaduras.

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que
se logra en la longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las
armaduras tengan longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias
minimas especificadas mas alla de las secciones en las cuales la armadura esta

solicitada a las tensiones maximas.

e Casos de barras en posicion |
lp; = max (m.(Z)Z; f;’—é‘ (2)) Expresada en mm.
e Casos de barras en posicion Il
Iy = méax (1,4.m. @?; fly—:. (z)) Expresada en mm.

En las expresiones anteriores ¢ es el didmetro nominal de la barra corrugada (expresado
en mm), fyk es el limite elastico caracteristico del acero en que esta fabricada

(expresado en N/mm?).

Por otro lado, longitud neta de anclaje de un redondo se obtendra a partir del valor de
la longitud basica, que podra reducirse si se mejoraran las condiciones de anclaje o bien

si no es necesario anclar el 100% de la capacidad mecénica de la armadura:

I .y As,célculo
b,neta — ‘b .B A
s,real

Donde:

« As carculo €S la seccidn transversal de armadura estrictamente requerida por

calculo.

« As Rreal €S la seccion transversal de armadura que se ha dispuesto

Provistamente.

« P esun factor de reduccion que toma los siguientes valores:
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« P=1 cuédndo el tramo de anclaje de un redondo traccionado es una

prolongacion recta.

« p=0,7 cuando el tramo de anclaje de un redondo est4 rematado con un

doblado en patilla, gancho o gancho en U.

El valor final de la longitud neta de anclaje no podra tomar valores inferiores al

mayor de los tres siguientes:
- 10.9
- 150 mm

- Latercera parte de la longitud basica Ib para barras traccionadas y los dos
tercios de Ib para barras comprimidas.

2.3.1.8. Coeficientes de minoracion de resistencias.

e Se define como resistencia de calculo del hormigdn, fcd, el cociente entre su

resistencia caracteristica fck y el coeficiente de minoracion yc:

f

_ Jek
de_)/C

e Anélogamente, se define como resistencia de calculo del acero, fyd, el cociente

entre su limite elastico caracteristico fyk y el coeficiente de minoracion ys:

f :fy_"
va =g

En la siguiente tabla se muestran los coeficientes de minoracion de resistencia del

acero y del hormigén.
2.3.1.9. Combinaciones de carga en estado limite.

2.3.1.9.1. Estado limite de servicio.
Para los Estados Limite de Servicio, se trata de comprobar que el valor de célculo del
efecto de las acciones (tensiones, flecha, abertura de fisura) no supera al valor limite

admisible correspondiente.
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En cuanto a los Estados Limite de Servicio, al igual que sucede con los coeficientes
de minoracion de los materiales, el valor de yf es siempre igual a la unidad,

cualquiera que sea el tipo de accion
En situaciones persistentes o transitorias:
LGk + 2Gi + Qg1 + ZQyo

Gk= Acciones permanentes
G k= Acciones permanentes no constantes
Q1= Accidn variable determinante

Qro= Accién variable

2.3.1.9.2. Estado limite altimo.

Para los Estados Limite Ultimos, la Instruccion espafiola establece las siguientes

combinaciones de acciones, todas ellas poco frecuentes:

En situaciones persistentes o transitorias:

2y Gx + Zyge. Gk + vq- Qk1 + Yo- ZQro

Con los siguientes significados:

>yG - Gk = Acciones permanentes G con sus valores caracteristicos ponderados.

2yG*- G*k = Acciones permanentes no constantes G* con sus valores caracteristicos

ponderados.
vQ - QkI = Accidn variable determinante Q con su valor caracteristico ponderado.
vQ ZQr0 = Acciones variables Q con sus valores.

Los valores de los coeficientes de ponderacion y, segtn la Instruccion espafiola, son los
siguientes: yG Igual a 1 si el efecto de Gk es favorable, y a 1,35 si es desfavorable. yG*
Igual a 1 si el efecto de G*k es favorable, y a 1,5 si es desfavorable. yQ Igual a 0 si el

efecto de Q es favorable, y a 1,5 si es desfavorable.
2.3.1.10. Comprobacién del estado limite de servicio.

Se debe de verificar el ancho de la fisura (Estado limite de fisuracion) vy la



deformacioén de los elementos estructurales, dénde se suele limitarse al calculo de

flechas (Estado limite de deformacion).

2.3.1.10.1. Estado limite de fisuracién.

Segun la Instruccién espafiola:

Wk = B Sm- E€sm,r
Donde:
f = 1,3 Coeficiente de paso

@
Sm=2c+0,2s + 0,4k, ; Separacidon media entre fisuras, en mm

@= Didmetro de la barra traccionada mas gruesa

c= Recubrimiento de las armaduras de traccion

S= Distancia entre barras longitudinales

p= As/Ac, eficaz

k1= 0,125 k2=0,5 “Coeficientes para flexion simple”

esm,r= Alargamiento medio relativo

Momento por carga de servicio “My”

Se lo obtiene de las combinaciones de carga en estado de servicio.
Momento de fisuracion “M¢”

Resistencia media a traccion axil del hormigon

fct,m = / fczk

Resistencia a flexotraccion del hormigon

h
fen = (16~ 1g0) fem

Momento de fisuracion

bh?f
M. = ct, fl
f 6

16
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Tensiéon de la armadura

M¢ My
0,8.d. A, 0,8. d. A,

0-SI‘

Calculo del alargamiento medio relativo

o, 0o\ 2 o,
Comr= l1 K, (Ui) > 0,4 E—Sl
N S

N

Fisura esperada

Wk = B Sm - Esm,r

Comparacion con fisura limite

Wiim > Wy

Doénde “Wiim, segun la instruccion espafiola son valores de:
Interiores de edificios: 0,4 mm

Interiores con humedades altas: 0,3 mm

Exteriores en climas secos: 0,3 mm

Elementos de estructuras marinas: 0,2 mm

2.3.1.10.1. Estado limite de deformacion.

La comprobacién del Estado Limite de Deformacion suele limitarse al calculo de
flechas

Donde se debe de verificar:

flimite > fmé\x

fmax= se lo debe de determinar mediante el analisis estructural

£ __Luz
limite — 400

2.3.1.11. Andlisis de cargas.
2.3.1.11.1. Carga del viento.

Para la determinacion de la sobrecarga de viento, se empleara la norma Boliviana de
viento. NB 1225003-1, Ya que es la unica fuente que hay en Bolivia para realizar el

calculo de la carga de viento.
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(13 bk

La presion dindmica “q;”, evaluada a la altura z, se debe calcular mediante la

siguiente expresion:
) N
q; = Oi613'KZ'KZt' KdV N | (m)

Kd: el factor de direccionalidad del viento.
Kz: el coeficiente de exposicion para la presion dinamica.
Kzt: el factor topogréfico.

gh: la presion dindmica a la altura media de cubierta h.
V: la velocidad basica del viento.

I: el factor de importancia.
Velocidad basica del viento

La velocidad basica de viento V que se usa en la determinacion de las cargas de

viento de disefio sobre edificios y otras estructuras.

Figura 1: Velocidad del viento a nivel nacional.

Fuente: NB 1225003-1.
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Factor de direccionalidad del viento “Kd”.

El factor de direccionalidad del viento, “Kd” y se debe aplicar solamente cuando se
use conjuntamente con las combinaciones de carga especificadas en los respectivos

Reglamentos de aplicacion.

Tabla 6: Categoria de la estructura.

Naturaleza de la Ocupacion Categoria

Instalaciones Agricolas, Ciertas instalaciones I

temporarias. Instalaciones menores para almacenamiento

Todos los edificios y otras estructuras excepto aquellos I
listados en Categorias I, 11 y IV.

Edificios y otras estructuras con escuelas primarias, I
secundarias o instalaciones para guarderias con capacidad

mayor que 150 personas.

Fuente: NB 1225003-1.

Tabla 7: Factores de importancia.

Categoria I

I 0,87
I 1,00
i 1,15
v 1,15

Fuente: NB 1225003-1.
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Categoria de exposicion.

Para cada direccion de viento considerada, se debe determinar una categoria de
exposicion que refleje adecuadamente las caracteristicas de las irregularidades de la

superficie del terreno para el lugar en el cual se va a construir el edificio o la estructura.

Exposicion A. Centro de grandes ciudades con al menos 50% de los edificios de altura

mayor que 20,0 m.

Exposicion B. Areas urbanas y suburbanas, areas boscosas, o terrenos con numerosas
obstrucciones préximas entre si, del tamafio de viviendas unifamiliares o mayores.
Exposicion C. Terrenos abiertos con obstrucciones dispersas, con alturas generalmente

menores que 10,0 m. Esta categoria incluye campo abierto plano y terrenos agricolas.

Coeficiente de exposicion Kz y Kh.

Tabla 8: Coeficientes de exposicion.

Altura EXPOSICION

sobre el

nivel del A B C D
terreno,

z (m) Casol |Caso2 |[Casol |[Caso2 |Casoly?2 |Casoly?2
0-5 0,68 0,33 0,72 0,59 0,87 1,05

6 0,68 0,36 0,72 0,62 0,90 1,08

7,50 0,68 0,39 0,72 0,66 0,94 1,12

10 0,68 0,44 0,72 0,72 1,00 1,18

12,50 0,68 0,48 0,72 0,77 1,05 1,23

Fuente: NB 1225003-1.



Tabla 9: Coeficientes de presion en paredes.

Superficie L/B Cp Usar con
Pared a barlovento | Todas 0,8 qz
0-1 -0,5
Pared a sotavento 9 03 qz
>4 -0,2
Paredes laterales Todas -0,7 qz

Fuente: NB 1225003-1.

2.3.1.11.2. Cargas permanentes.

Contrapiso.

Altura de carpeta: heontrapiso= 3,0 cm.

Peso especifico del mortero: Y= 21KN/m?
CM(Contrapiso) = 21x0,03 = 0,6 KN/m?
Ceramico mas el cemento cola.
CM(Ceramico)= 0,28 KN/m? (Dato consultado en proveedor).
Peso especifico del cemento cola: Y=21KN/m3
Altura del mortero: hmortero = 1cm
CM(Pegamento) = Y.h

CM(Pegamento) = 21x0,01 = 0,21 KN/m?
Cielorraso de yeso.

Altura de cielorraso: h=3 cm

Peso especifico del yeso: Y= 12,50 KN/m®




La carga permanente del cielorraso de yeso sera:
CM(Cielo raso) = Y.h

CM(Cielo raso) = 12,50x0,03 = 0,375 KN/m?
Carga Muerta total.

CM; = CM,; + CM, + CM; + CM,

CMT = 0,63+ 0,28+ 0,21 + 0,375

CM; = 1,495 Kg/m?

2.3.1.11.3. Sobrecargas de uso.

Las sobrecargas de servicio son obtenidas mediante la norma Boliviana de cargas:

NB 1225002-1.

Tabla 10: Sobrecargas de uso.

Sobrecarga de servicio:

Concentrada KN

Tipo de servicio

Uniforme KN/m?

Aulas 3

Corredores 4

Escaleras 5

Depésitos de libros 7

Salon audio visual 5

Bafos 3

4,5

4,5

Fuente: NB 1225002-1.
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2.3.2. Disefio de Estructuras metalicas.
2.3.2.1.Cubierta con cercha metalica, con perfiles laminados en caliente.

Es producido calentando y presionando por medio de unos rodillos especiales
industriales que tienen como objeto manipular todo el acero siguiendo ciertos criterios
y especificaciones. Esto debido a que cuando se encuentran como metal calentando es
mas facil de ser transformado. Es importante recalcar que el acero es un metal mas
flexible cuando se encuentran en su estado caliente, de esta manera se hace mas facil

el trabajo de manipulacion.
2.3.2.2. Bases de célculo.

La Especificacion AISC proporciona dos metodos aceptables para disefiar miembros
de acero estructural y sus conectores. Estos son el Disefio con factores de carga y
resistencia LRFD y el Disefio por esfuerzos permisibles ASD, ambos procedimientos
se basan en los principios del disefio de estados limite, el cual proporciona las fronteras

de la utilidad estructural.
2.3.2.3. Disefo por factores de carga y resistencia (LRFD).

Con el método LRFD, se forman grupos posibles de cargas de servicio, y cada carga
de servicio se multiplica por un factor de carga, normalmente mayor de 1.0. La
magnitud del factor de carga refleja la incertidumbre de esa carga especifica. La
combinacion lineal resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno
multiplicado por su respectivo factor de carga, se llama carga factorizada. Los mayores
valores determinados de esta manera se usan para calcular los momentos, los cortantes
y otras fuerzas en la estructura. Estos valores de control no deben ser mayores que las
resistencias nominales de los miembros multiplicadas por sus factores @ o de reduccion.
Entonces, los factores de seguridad han sido incorporados en los factores de carga, y

podemos decir:

(Factor de reduccion ¢) (Resistencia nominal de un miembro)>

fuerza factorizada calculada en el miembro, Ru
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2.3.2.3.1. Calculo de las cargas combinadas con las expresiones de LRFD.

La combinacion lineal resultante de las cargas de servicio en un grupo, cada uno

multiplicado por su respectivo factor de carga, se llama carga factorizada.

El propdsito de estos factores es considerar las incertidumbres implicadas en la

estimacion de la magnitud de las cargas muertas y vivas.

1.U 14D

2.U 1.2D+16L+05(LoSoR)

3.U 12D+1.6(LoSoR)+(L*00.5W)
4.U 1.2D+10W+L*+05L0oS0oR)
5.U 12D+10E+L*+0.2S

6.U 0.9D + 1.0W

7.U 0.9D + 1.0E

Para estas combinaciones de cargas, se usan las siguientes abreviaturas:
U= carga factorizada o de disefio

D
L

Lr= carga viva del techo

carga muerta

carga viva debida a la ocupacion

S= carga de nieve

R= carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales.
2.3.2.4.Disefo por esfuerzos permisibles ASD

Con el método ASD, las cargas de servicio generalmente no se multiplican por factores
de carga o de seguridad. Mas bien, se acumulan, tal como estén, para diversas
combinaciones factibles, y los mayores valores obtenidos de esta manera se usan para
calcular las fuerzas en los miembros. Estas fuerzas totales no deben ser mayores que
las resistencias nominales de los miembros, divididas por factores de seguridad

apropiados. En forma de ecuacion, la expresion puede escribirse como:

Rn
— > Ra
N
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2.3.2.4.1. Calculo de cargas combinadas con expresiones ASD.

Se presentan las combinaciones de carga que se muestran enseguida para el analisis y
disefio con el método ASD. Los valores resultantes no son intercambiables con los
valores de LRFD.

1.D

2.D+L

3.D+(LroSoR)

4.D+0.75L+0.75(Lro S0 R)

5.D + (0.6W 0 0.7E)

6.(a) D+0.75L +0.75(0.6W) + 0.75(Lr0 S0 R)
(b) D + 0.75L + 0.75(0.7E) + 0.75(S)

7.0.6D + 0.6W

8.0.6D + 0.7E

Donde:

D= Cargas muertas.

L= Cargas vivas.

Lr = Carga viva en techos
S = Carga de granizo

R= Carga de lluvia o hielo.
W= Carga de viento

E= Carga de sismo
2.3.2.5.Disefio de miembros en tension.

“El disefio de miembros a tension implica encontrar un miembro con areas totales y
netas adecuada”. Si un miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en
relacion con si longitud, se dice que es esbelto, una medida mas precisa es la relacion
de esbeltez L/r, donde L es la longitud del miembro y r el radio de giro minimo de area
de seccion transversal”. Por esta razon, el AISC sugiere una relacion maxima de

esbeltez de 300. El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de
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miembros en tensidn, es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las

cargas factorizadas no exceda la resistencia del miembro, es decir:
YyiQi < @Rn
Como resultado de la informacion anterior, la Especificacion AISC (D2) estipula que

la resistencia nominal de un miembro a tensién, Pn, sera la mas pequefia de los valores

obtenidos sustituyendo en las dos expresiones siguientes:

Para el estado limite de fluencia en la seccion bruta (con la idea de prevenir un

alargamiento excesivo del miembro).
Pn = FyAg
gtPn = gtFyAg= resistencia de disefio a la tension por el método LRFD (gt = 0.9)

Pn FyAg . . ., ‘

TRl T resistencia ala tensiéon por el método ASD (Qt = 1.67)

Para fractura por tension en la seccidn neta en la que se encuentren agujeros de
tornillos o

remaches:
P, = F,Ae

gtPn = gtFuAe = resistencia a la tension por el método LRFD (gt = 0.75)

P FuAe : : y .
no ot resistencia a la tensiéon por el método ASD (Qt = 2.00)
Donde:

Ae = Area neta efectiva, cm?

Ag = Area bruta del Miembro, cm?

Fy = Tension de fluencia minima especifica del tipo de acero utilizado, kg/cm?

Fu = Tension ultima minima especificada del tipo de acero utilizado, kg/cm?

Estas son las relaciones que se usan para el disefio de elementos sometidos a flexion:

La limitacién de la esbeltez sera satisfecha si:
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Kl

— <300

r

Donde:

K= La esbeltez de la pieza
I=la longitud de la pieza

r = Radio de giro minimo necesario de la pieza
2.3.2.5.1. Disefio por el método LRFD.

Si se usan las ecuaciones de LRFD, la resistencia de disefio de un miembro a tension
es el menor de ¢piFyAg, OtFuAe 0 de su resistencia por bloque de cortante. Ademas, la
relacion de esbeltez no deberd, de preferencia, exceder de 300.

e Para satisfacer la primera de estas expresiones, el area total minima debe ser

por lo a:

Agmin =
tly
e Para satisfacer la segunda expresion, el valor minimo de A e debe ser por lo
menos igual a:
Py
@.F,U

A,min =

Entonces el Ag minimo es = A, min + area estimada de agujeros.
2.3.2.5.2. Disefio por el método ASD.

Si se usan las ecuaciones ASD para el disefio de miembros a tensidn, la resistencia

permisible es el menor de:

FyA; F,UA,
N¢ y N¢

A partir de estas expresiones, las areas totales minimas requeridas son las siguientes:

N Py
F

Agmm =
y
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N Py

Agmin = + area estimada de agujeros

u

2.3.2.6.Diseflo de miembros a compresion.

Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales
de compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que
pasa por el centroide de la seccion transversal del miembro, la resistencia de disefio en
compresion, @.Px, 0 la resistencia admisible en compresion, Pn/Qt, a resistencia de
disefio LRFD vy la resistencia permisible ASD de una columna pueden determinarse

como sigue:
Pn = FCTAg
@cPn = 0c FrAg= resistencia a compresion por el método LRFD (gt = 0.90)

Po  ForAg

nC nc

= resistencia permisible a la compresién, ASD (Q = 1.67)

Las siguientes expresiones muestran como puede determinarse Fc, el esfuerzo de
pandeo

por flexion de una columna, para miembros sin elementos esbeltos:
si¥<a71 \/E (0 FylFe<2,25)
T Fy

Fer =

Fy
0,658Fel Fy

sitsa71 F (0 FylFe<2,25)
T Fy
F.. = 0,877F,

En esta expresion, Fe es el esfuerzo de pandeo critico elastico- es decir, el esfuerzo de

Euler, calculado con la longitud efectiva de la columna KL

= T?E
e KL
)2
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2.3.2.7.Disefo de la placa de anclaje.

Cuando una columna de acero se apoya en una zapata, es necesario que la carga de la

columna se distribuya en un area suficiente para evitar que se sobrecargue la zapata.

Para columnas pequefias, estas placas pueden soldarse a la columna en el taller, pero
para columnas mayores es necesario conectar a la zapata con pernos de anclaje. Para el
montaje de seguridad del acero estructural, que requiere el uso de no menos de cuatro

pernos de anclaje para cada columna.
2.3.2.7.1. Area de la placa.

La resistencia de disefio de contacto del concreto debajo de la placa base debe ser por
lo menos igual a la carga soportada. Cuando la placa base cubre el area total del

concreto, la resistencia nominal de contacto del concreto (Pp) es:

P
A; =BN= = = Para el método LRFD
0.(0,85 f.) /A—i
Pa rWC 7
A; =BN = —A Para el método ASD
(0,85 £ 32
1

A, = Area de la zapata

A—Z < 2,generalmente igual a dos
1

En esta expresion, f'c es la resistencia a compresion a los 28 dias del concreto y Al es
el area de la placa base. Para el disefio por LRFD @c es 0.65, mientras que para el
disefio por ASD 0Nt = 2.31.

En lo posible se debe de disefiar una placa cuadrada, entonces tenemos:

B=N=,A,

Posteriormente se debe de verificar que se cumpla la resistencia al contacto del

concreto:
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, A,
o.P, = 0.(0,85f.) A, =R
1
B _(085f)A, Ao
nC nC Al —

2.3.2.7.2. Espesor de la placa.

Para determinar el espesor de placa requerido, t, se toman momentos en las dos
direcciones como si la placa estuviese en voladizo con las dimensiones m y n. En las

expresiones que siguen, la carga P es Pu para el disefio LRFD y para el disefio ASD.

Thornton propuso que el espesor de las placas se determine usando el mayor valor

entre m, n 6 A\n~ El llamo a este valor maximo. £

L =max (m, n 6 An"), De acuerdo con Thornton, es permisible suponer

conservadoramente que A es igual a 1.0 para todos los casos.

Entonces tenemos:

_ N-095d
m=—
B — 0,8b;
n=——p—
. Jdb;
n=Ty

tren = L 2k, LRFD  t.., =L 3,33F, ASD
red =~ 10,9F,BN rea T~ ['FyBN

2.3.3. Disefo de Estructuras de Hormigon Armado.
2.3.3.1. Disefio de losas.
2.3.3.1.1. Losas alivianadas con viguetas pretensadas.

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
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es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que acttan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su
comportamiento es deflexién. El proyecto se elaborard con losas alivianadas,
compuestas por viguetas prefabricadas de hormigon pretensado, carpeta de hormigon
y complemento aligerante de plastoformo, (Polietileno expandido). Se elegiré el tipo
de vigueta pretensada en funcién de las que se disponen en el medio local y también de

la resistencia que se requiere para poder cubrir las solicitaciones.
2.3.3.1.1.1. Esfuerzos admisibles en el acero.

Durante el tensionamiento y en el extremo del gato debe de ser 0,80 fp, y después de
la transferencia sera 0,70 fou.

2.3.3.1.1.2. Esfuerzos admisibles en el hormigon.

Esfuerzo de compresion en fibras extremas oti =—0,6 * f’ci para T=0
Esfuerzo de tension de fibras extremas oti = 0,8 * Vf ci para T=0
Esfuerzo de compresion en fibras extremas ocf = —0,45 * f’c para T=c0
Esfuerzo de tension de fibras extremas15 otf = 1,60 * Vf’c para T=c0

2.3.3.1.2. Loza maciza.

Se llama asi cuando el hormigdn ocupa todo el espesor de la losa, estas losas estan

soportadas por vigas compactas de mayor peralte.

Figura 2: Componentes de la losa maciza.

COMPONENTES DE UNA LOSA iR
C—ANCHO——=5 !j:

ARMADO DE VARLLAS DE|
ACUERDO A CALCULOS

Fuente: CBH 87.



2.3.3.1.2.1.

Continuidad de losas.

-Los extremos de las losas siempre son simplemente apoyados

-Desnivel de losas:

Si L1> 2/3(L), empotrada

Si L1< 2/3(L), simplemente apoyada

-Altura de losas

2.3.3.1.2.2.

Ly longitud menor

Ly longitud mavor

Clasificacion de losas.

Losa armada en cruz, dos direcciones.

-Correccion de momentos negativos “X”

(X1+X2)/2
0.8* Xazayar

-Correccion de momentos positivos.

32



Xmayor . —
———— > 1,2, Se corrige el Mmax positivo.
xXmenor

Xmayor
xmenor

AM = Xmayor _Xmenor

AM" = AM * ¢, @ es el factor de correccion

Mméx Corregido max + AM

=M

2.3.3.2. Disefio de vigas.

< 1,2,No se corrige el Mmax positivo.
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Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y

que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara

secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.

2.3.3.2.1. Calculo a flexién simple.

El primer paso es determinar el canto (til de la viga, en donde se debe de procurar que

la seccion sea la mas eficiente, es decir una seccion tal que el hormigon sea capaz de

resistir solo los esfuerzos de compresion, sin la necesidad de necesitar el auxilio del

acero.

Figura 3: Seccion de viga tipo de H°A°.

+ 4+ +

d1

Fuente: Jiménez Montoya.15 ed.
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Mgy

d= |—% —

Uiim bwfcd
H = d + d1
Doénde:

d: Canto util de la viga.

feq: resistencia de calculo a compresion del hormigon.

bw: base de la viga.

Mg: Momento de disefio.

Uiim: momento reducido limite, tomar 0,2961 (dominio 3).

d1: recubrimiento mecanico.
2.3.3.2.1.1.  Armadura longitudinal.
Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

Mg

ta = bwdzfcd

-Si ud<ulim: 0,2961. No necesita armadura en la parte comprimida.
-Si ud>ulim: 0,2961. Si necesita armadura en la parte comprimida.

e En caso de no ser necesario la armadura en las fibras comprimidas, entonces

se dispondra armadura minima.

— fcd
Agy = Wy by, d Fou
yd
— fcd
AsZ min = Ws2 minbwd f
yd
, s
Numero de barras =
barra

e Encaso de ser necesario la armadura en las fibras comprimidas, entonces el

procedimiento es el siguiente:



W = Uqg — Ulim
s2 B ﬁ
d
fea
Ag; = wg by d —
fyd
W51 = Wiy + Wsp
Asy = wg by, d fc_d
fyd
Doénde:

fea: resistencia de célculo a compresién del hormigon.

fya: resistencia de calculo del acero de refuerzo

ws: Cuantia de disefio.

Uiim: momento reducido limite, tomar 0,2961 (dominio 3).
As: Area de acero requerido.

d1: recubrimiento mecanico.

bw: base de la viga.

2.3.3.2.2.

Disefio a cortante.
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En caso particular de inercias constantes tenemos que la tension de cizallamiento es

definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los materiales.

V+m

b=l

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccidn que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccidon donde se esta verificando la tension de

cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.
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2.3.3.2.2.1. Célculo de la armadura transversal.

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

a).-En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo

cortante sin armadura si:

Veu>Vrd
Vceu=fev*bw*d fcv=0,10*e*(100*p*fck)™1/3
p= ﬁ , p no debe ser mayor a 0,02
e=1+ 200
B d
Donde:

p= Cuantia de la armadura de montaje a traccion.
d= Canto util de la viga en (mm).

Vcu: Cortante absorbido por el hormigon.

Vrd: Cortante actuante.

fcv: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

Para este caso solamente se dispondra armadura minima:

_ fcd
Astin = 0,02b,,S £
yd

b).‘ VCu < Vrd < Vul

Vul= 0,3*fcd*bw*d

Vsu= Vrd-Vcu
Vo  [mm?
Agg =
09d fyd mm

La separacion de los estribos deben ser multiplos de 2,5 cm
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N Aestrib
S < —=9 ' == de ramales
A90

: Cortante resistido por la armadura transversal.

Vul : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.
c).- Vrd >Vul, Se debe cambiar la seccion transversal de la pieza.
Condicién de separacion:

St<0,75d(1+cotg @) No mayor a 600 mm si  Vrd<0,2*Vul
St< 0,6d(1+cotg a) No mayor a450 mm si 0,2 Vul<Vrd<0,67*Vul
St<0,3d(I+cotga)  Nomayora300 mm si 0,67 Vul<Vrd

2.3.3.3. Diseno de columnas.

Los soportes o pilares de hormigon armado constituyen piezas, generalmente
verticales, en las que la solicitacion normal es predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actlan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra, por lo que constituyen elementos de gran

responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados. Los estribos
constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras

longitudinales comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes.
2.3.3.3.1. Excentricidad minima de célculo.

Es muy dificil que, en la practica, se presente una compresion simple (esfuerzo normal
N que actla en el baricentro de la seccion), dada la incertidumbre del punto de
aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas

recomiendan gue las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad
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minima accidental.

La Instruccion espafiola prescribe una excentricidad minima ficticia, en la direccion

principal mas desfavorable, igual al mayor de los valores:
h . . ., .
v 2cm, siendo h el canto total en la direccion considerada.

2.3.3.3.2. Disposicion relativa de las armaduras.

Las armaduras de los soportes de hormigén armado estan constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por cercos Yy estribos.
Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor dimension
de los soportes debe ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 c¢cm si la

seccion es circular.
2.3.3.3.2.1. Armaduras longitudinales.

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en
las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en
cada esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un
minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las

siguientes prescripciones.

e Laseparacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35 cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe

arriostrarse mediante cercos o estribos.

e Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2

cm, que el didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.

e Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos
entre dos y cinco centimetros, no debiendo ser inferiores al didmetro de las

barras ni al tamafio maximo del &rido.

e Se recomienda realizar el empalme de las armaduras mediante retranqueo.
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2.3.3.3.2.2. Cuantias limites.

La Norma Espafiola de hormigbn armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

Al-fyd=>0,05-Nd
A2-fyd > 0,05-Nd
Al-fyd<0,5-Ac-fcd
A2-fyd<0,5-Ac-fcd

Donde:

fyd = Resistencia de célculo del acero que no se tomara mayor en este caso de 400
N/mmz2.

Al y A2 = Armaduras longitudinales de las piezas a compresion simple 0 compuesta.
Nd=Esfuerzo axial de célculo

fcd =Resistencia de célculo del hormigon.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigdn armado.
2.3.3.3.2.3.  Armadura transversal.

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser méas reducidos y la mayoria de

las veces pueden ser absorbidos por el hormigén.

e Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la
separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S<b,

Siendo (be) la menor dimension del nicleo de hormigoén, limitada por el borde
exterior de la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para S valores

mayores de 30cm.
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e Por otro lado, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales
comprimidas, la separacion s entre planos de cercos o estribos debe ser:
§<159
Siendo @ el didmetro de la barra longitudinal mas delgada.

e Eldidmetro de los cercos y estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro
correspondiente a la barra longitudinal més gruesa, y en ningun caso sera menor de
6mm.

2.3.3.3.3. Pandeo de columnas.
2.3.3.3.3.1.1deas previas.

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura en el

calculo de los esfuerzos.
2.3.3.3.3.2. Longitud de pandeo.

Una estructura se llama instraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde

el punto de vista de la estabilidad del conjunto; y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo lo de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre

los puntos de momento nulo del mismo.
Longitud de pandeo lo = a - 1 (a se obtiene entrando con v):

E(%) de todos los pilares que concurren en A

;igual para Y

LpA N Z(%) de todos las vigas que concurren en A
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Figura 4: Tabla de coeficiente de pandeo
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d) Particos intraslacionales b) Pérticos traslacionales

Fuente: Jiménez Montoya. 15 ed.
2.3.3.3.3.3.  Esbeltez geométrica y mecanica.

La esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=~Co/h entre
la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez
mecanica a la relacion A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la
seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la
seccidn del hormigon. Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la

Norma Espafiola son los siguientes:

e Para esbelteces mecanicas A <Alim la pieza puede considerarse corta,
despreciandose los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion de pandeo. Segin la Instruccion espafiola Alim esta
asociada a una pérdida de capacidad resistente menor del 10 % respecto del

soporte considerado corto.
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c[ o024 e, \?
Mim =35 <145+ 3,4(—— 1) ; 1o mayor a 100

ez/h e,
Donde:
v = Axil reducido de célculo que solicita al soporte.
— Nd
7 Acfea

el = Mayor excentricidad de célculo de primer orden del soporte. Se
considera positiva si tiene el mismo signo que e2.
e2 = Menor excentricidad de célculo de primer orden del soporte. Se
considera positiva. Normalmente el y e2 son las excentricidades en los
extremos. No se tomaran menores que la excentricidad accidental minima. Si
la estructura es traslacional, se tomara el /e2=1.
h = Dimension del soporte en el plano de flexion considerado.
C= Coeficiente que depende de la disposicion de armadura:
0,24 para armadura simétrica en las dos caras opuestas respecto al plano de
flexion considerado.
0,2 para armadura igual en las cuatro caras,
0,16 para armadura simétrica en las caras laterales
respecto al plano de flexion considerado.

e Para esbelteces mecanicas Alim <A < 100 puede aplicarse el método
aproximado de la Instruccion espafola.

e Para esbelteces mecanicas 100 <A <200, debe aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con
esbelteces mecanicas A > 200.

2.3.3.3.4. Flexion esviada.

Se dice gue una seccion se encuentra en un estado de flexién esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria,
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como las secciones en L de lados desiguales.

e En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan

armadas asimétricamente respecto a su plano de simetria.

e En aquellas secciones que, siendo simétricas por su forma y armaduras, estan

sometidas a una solicitacion que no esta contenida en el plano de simetria.
2.3.3.3.5. Método aproximado de la instruccion espafiola.

Este método es aplicable a piezas de seccion y armadura constante cuya esbeltez
mecanica no sea superior a 100(A < 100). La seccion deberd dimensionarse para una

excentricidad total igual a:
€total = € T €4

h+20.e, 2
h+ 10.e, 50.i,

eq = (1+0,12.5).(€,4+ 0,0035).

Donde:

ea = Excentricidad ficticia equivalente a los efectos de
segundo orden.

ee = Excentricidad de calculo de primer orden equivalente:
ee = 0,6e2 + 0,4el 0,4 e2 para soportes intraslacionales.
ee = e2 para soportes traslacionales;

el, e2 = Excentricidades de calculo maxima y minima.

el=M(mayor)/N, e2=M(menor)/N

lo = Longitud de pandeo del soporte.

ic = Radio de giro de la seccion bruta de hormigon en la direccién considerada.

ey = f yd /E y = Deformacion del acero para su resistencia de calculo f yd.

B = Factor de armado. = 1 para seccion rectangular con armadura simétrica en las
dos caras opuestas respecto al plano de flexion considerado, =3 para seccion
rectangular con armadura simétrica en las dos caras laterales respecto al plano de

flexion considerado, B = 1,5 para seccion rectangular con armaduras en las cuatro
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caras.

h = Canto total medido paralelamente al plano de pandeo.

e Armadura Longitudinal.- Las armaduras longitudinales tendran un didmetro

no menor de 12 mm y situardn en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido

_ Ng.er
w2y
Axil reducido

Ny
v =
h.b.f.q
As =w.b. h.fc—d
fyd

La armadura minima es: As min = 0,008 - Ac

e Armadura transversal.- Para el calculo de la armadura transversal en las

columnas, la separacion entre estribos sera:

< { b 6 h, el menor }
S 15. @, de la barra longitudinal.

El didmetro del estribo sera:

0> {0'25- (Dde la barra longitudinal}
- 6 mm

2.3.3.4. Disefio de fundaciones.
2.3.3.4.1. Zapatas centrada

Tanto la Instruccion espafiola como el Eurocodigo de hormigdn distinguen entre
zapatas rigidas y zapatas flexibles. Se consideran rigidas las zapatas cuyo vuelo v, en

ambas direcciones, no supera 2 h, siendo h el canto maximo
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Para el disefio de la zapata, se consta de los siguientes pasos
Obtener las cargas de servicio y las cargas ultimas.
Cargas de servicio:

Ps: Carga axial de servicio

Mxs: Momento de servicio en direccion “x”

Mys: Momento de servicio en direccion en “y”
Cargas Ultimas:

Pu: Carga axial Gltima

Mxu: Momento ultimo en direccidon “x”

Myu: Momento ultimo en direccion en “y”

Obtener el ancho minimo de la zapata.

El primer paso consiste en hacer una estimacion de la dimensién de la zapata. Esta
estimacion puede conseguirse aumentando en un 25 % el area que seria necesaria sin

tener en cuenta ni la excentricidad ni el peso de la zapata:
Para zapatas cuadradas:

1,25P,

Oadm

— 2 —
Ay =a; =

Canto util de la zapata.

Para presiones admisibles sobre el terreno bajas (cadm < 160 kN/m2)

aZ k_1.276
2k—1 o

u

0y = — = Presion uniforme del terreno sobre la zapata.
a

Clasificacion de zapata

Por la relacion entre sus dimensiones (lo que condiciona su forma de trabajo), pueden
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ser rigidas y flexibles, segun que la relacion del mayor vuelo al canto sea 0 no menor

de 2, respectivamente.

Verificacion de esfuerzos
Se debe de verificar que:

Omax < Oadm

P, +N
2 n=s
a a

Omax = 0_med(l + 6n) Omed =

Asi también se debe de verificar que el esfuerzo minimo sea mayor que cero, esto

para asegurar que no existan esfuerzos a traccion en el suelo.

Basta con comprobar que las excentricidades estén dentro del tercio central de la

zapata, con esto aseguramos que el esfuerzo minimo es mayor que cero.

B B
ey < 3 ey < 3
Armado para zapata rigida

De acuerdo con la Instruccion espafiola, el modelo de bielas y tirantes que debe

utilizarse para una zapata rigida es el representado en la siguiente figura

Figura 5: Analogia de bielas y tirantes

e
S
ot
B
l - - —COMPRES!
1;1 TRACCION
I,—T_l\
rd Td Y
' )
q 7 | 2 s
= . s

Fuente: Jiménez Montoya. 15 ed.
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En el caso de compresion excéntrica, la armadura principal debe resistir la traccion

Td indicada en el modelo, que resulta:

Riq
T, =
47 0,85d

(x; — 0,252) = U = A fyq

Con el siguiente significado de las variables

1+ 4n

Ry = 41 1 3n) =
14 =7 WY T A o
Siendo = Md /(Nd - a) la excentricidad relativa de la carga del soporte.

Si la carga es centrada, las expresiones se simplifican:

Nd a ao Nd
T,=——9 (S_20)_ —a)) =Af
d 2.0,85d(4 4) 68d @~ 20) = Asfya

Con fyd: 400 N/mm?.

No es necesario efectuar una comprobacion de la zapata frente a esfuerzos cortantes o

punzonamiento.” Jiménez Montoya. 15 ed”
Armado para zapata flexible

Figura 6: Idealizacion de presiones en zapata.

Fuente: Elaboracién propia.

El procedimiento de dimensionamiento para zapatas flexibles consiste en aplicar la
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teoria general de la flexion de elementos de hormigon armado y para calcular la
tension de calculo del terreno g @ partir de las acciones de calculo sobre la zapata.
Py My
eq = —
47N,
El armado inferior de la zapata se dimensiona como voladizo sometido al momento
flector que produce la distribucion de presiones del terreno respecto de una seccion
ficticia situada detras de la cara vertical del soporte a una distancia igual a 0,15.a0

hacia su interior.

(Vmax + 0,15 .2a,)?

My = .b.
d =0pq-b >
My

Comprobacion a cortante
Cortante actuante

Vg = 0gq-b. (Vinax — d)
Cortante ultimo

Veu = foy.bod > Vy
Comprobacién a punzonamiento

El Punzonamiento origina una superficie de falla piramidal, como respuesta a la carga
transmitida por la columna, para simplificar el disefio, trabajaremos con una seccién

perpendicular al plano, localizada a una distancia d/2 del borde de la columna.
P,
Vubd = 5 [a® — (by + d)(b; + d)]

Vubd= Fuerza cortante bidireccional (N).
Pu= Carga Gltima (N).
a= ancho de la zapata (mm).

d= Distancia de la fibra mas extrema al esfuerzo.



b1= Lado corto de la columna o pedestal.

b2= Lado largo de la columna o pedestal.

Se debe de verificar:

<z>V.o,17(1 +§>A\/?C'.b.d

as.d .
Vipa < 1 (Z)V.O,083( : +2),1 £b,.d
o

\ ¢V.o,33,1\/gbo.d )

dv=Coeficiente de reduccion para cortante ¢v=0,75.

~—

fc"=Resistencia a compresion del concreto.

a=Factor que depende de la posicion de la columna en la zapata.

Figura 7: Factores de posicion de zapatas.

]
] a=40 || =30 =20

Fuente: Elaboracion propia.
bo=Perimetro de la seccidn critica.
b, =2(b; +d) + 2(b, + d)

A=1 para hormigdn de peso normal; A=0,75 hormigon liviano.

= relacion entre el lado largo y el lado corto de la columna, ba/by

2.3.3.4.2. Disefio de zapatas medianeras con viga centradora.
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La viga centradora es una viga de unién entre la zapata de medianeria y la zapata

correspondiente al soporte interior inmediato situado a una distancia L (mediante entre

ejes de soportes). Con esta viga de rigidez adecuada se consigue uniformizar las

presiones transmitidas al terreno. Como la rigidez de la viga sera en general bastante

mayor que de las soportes de la estructura, en el calculo posterior suele adoptarse la



hipotesis de que esta apoyada en los mismos.

Figura 6: Presiones en zapatas medianeras.
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Fuente: Elaboracion propia.

De las ecuaciones de equilibrio, tenemos:

L
Rl,k = Nl,K' L + Gl

— €

Rz,k = NZ,K + G, — N1,K-

L—e
Las dimensiones en planta de las zapatas se determinan, en funcion de la presién

admisible para el terreno, mediante las ecuaciones:

Rix < Rax
= Oadm
a;.b;

<o
a,. b2 adm

50
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Para las comprobaciones estructurales de las zapatas se prescinde de su peso propio y,
I6gicamente, se emplean los valores de calculo (mayorados) de las cargas verticales,
N1dy N2d. Los valores de las resultantes de presiones en el terreno para la
comprobacion de E.L.U. en las zapatas son:

e
L—e

Rl,d = Nl,d- Rz,d = Nyq — N1,d-

L—e
Dimensionamiento de la viga centradora

Para el dimensionamiento se recurre a la hipétesis de que la rigidez del conjunto
zapatas-viga sea elevada con respecto a la de los soportes. En ese supuesto, los
diagramas de refuerzos en la viga son los representados en la siguiente figura. Los

esfuerzos de dimensionamiento de la viga centradora con las siguientes expresiones:

L e
Via = Rya = Nyg = Nyg L—e Nyja = Nyg ‘L—e
dop e dop
Mld =V1d .(L+7—a1) = Nl'd.m .(L+?—a1)

2.4. Estrategia para la ejecucion del Proyecto.

Para una buena ejecucién del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.
e Determinar el presupuesto general del proyecto.
e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
2.4.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos

respectivos y en el contrato.

Son muy importantes para definir la calidad de los acabados. Las especificaciones

técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
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e Definicion.
e Materiales, herramientas y equipo.
e Meétodo constructivo.
e Disposiciones administrativas.
e Medicion y forma de pago.
2.4.2. Coémputos métricos.

Los cOmputos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de

férmulas geometricas y trigopnométricas.
2.4.3. Precios unitarios.

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones tecnicas y a los planos arquitectdnicos, estructurales constructivos se
calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como
asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades
matematicas parciales las que se engloban en un total. Estos precios unitarios estan

compuestos por los siguientes parametros:

a) Costos directos. .- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir
todos los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este
costo directo esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de
item o actividad que se esté presupuestando. (Excavacion, hormigon armado

para vigas, replanteo, etc.).

Materiales. - Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales
consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada
actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de material y
buscando al proveedor méas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto en
obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como: costo

de transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento, etc. Otro
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aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el

rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

Mano de obra. - La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion
de los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales
como: capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas
personal que afecta directamente al costo de la obra. Los salarios de los recursos
de mano de obra estan basados en el nimero de horas por dia, y el nimero de
dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario basico, beneficios
sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los beneficios legales que

la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas. - Es el costo de los equipos, maquinarias
y herramientas utilizadas en el item que se esta analizando. Este monto esta
reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y equipos menores
que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo, es calculado
generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre el 4% y
el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.

Beneficios sociales. - Las leyes sociales del pais determinan el pago de
beneficios sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas
dentro del costo de mano de obra. Para el mismo se analizan los siguientes

topicos:

Aporte peatonal.

Bonos y primas.

Incidencia de la Inactividad.

Cargas sociales. (Incidencia de los Subsidios, Implementos de Trabajo,

Seguridad Industrial e Higiene. - Incidencia de la Antigiiedad.)
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b) Costos indirectos.

Los costos indirectos son aquellos gastos que no son facilmente cuantificables
como para ser cobrados directamente al cliente. Los costos indirectos incluyen:

e (Gastos generales e imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacién muy variable y dependiendo
del tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del

proyectista.

e Utilidad.- Impuestos.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica
empresarial de cada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de

ejecucion de la obra y a su ubicacion geogréafica (urbana o rural).

e Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava
sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos
ultimos la construccion, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de
la obra y debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos. El
IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato

de obra.
2.4.4. Presupuesto.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.4.5. Planeamiento y cronograma.

Desde el punto de vista economico, las diferentes posibilidades constructivas y

tipologicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes. Un
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proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades
estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no
pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un proyecto,
usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su terminacion.
Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se
puede entender como la planificacion a la formulacion de un conjunto de acciones
sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto. Tanto la planificacion
como la programacién de una obra se realizan antes de comenzar el proyecto, y son
herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es necesario
reprogramar y replantear. Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son
muy sencillas en su elaboracion y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones.
Otras son bastantes utiles pero complejas en su elaboracion. Las técnicas mas

comunmente usadas en la programacién de una obra son:
e Diagrama de barras.
e Curvas de produccién acumulada.
e Red de precedencias.
e PERT (Program Evaluation Review Technique).
e Diagrama de Tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciono la técnica del Diagrama de GANTT o

Diagrama de Barras.
2.4.5.1. Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.

En un desarrollo independiente de sistemas de administracion de proyectos, Henry L.
Gantt desarrollé un modo de representar graficamente las actividades a lo largo de una
escala de tiempo. El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion:

asignacion de recursos y determinacién de la secuencia y cronologia. A pesar de su
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sencillez constituye uno de los métodos de programacion mas completos y, sin duda,

el més usado.

El Gantt requiere de tres procesos para la construccion de su diagrama y estos son:
e Listado de actividades.
e Secuencia légica de actividades.

e Duracion de la actividad.



3. INGENIERIA DE PROYECTO.
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3.  INGENIERIA DE PROYECTO.
3.1.Anélisis de la topografia.

El plano del levantamiento topografico fue realizado por una entidad privada. Con el
uso de una estacion total, el levantamiento consistié en la delimitacion geo referenciada

del area del proyecto, para el posterior emplazamiento del plano arquitecténico.

Figura 7: Levantamiento topografico

Fuente: Elaboracion propia.

Con el uso de una estacion total el terreno cuenta con las siguientes caracteristicas:
Superficie total del terreno. 1295,53 m?.

Desnivel méaximo del terreno: 1,50 m.

Corte y relleno necesario (Ver anexo)

V= 45,47 m3 (Corte)

V=443,51 m3 (Relleno)
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Figura 8: Area del predio

Fuente: Elaboracion propia.

En el levantamiento topogréafico se realizé 127 (ciento veintisiete puntos), los cuales se

adjuntaran en el anexo, juntos con los planos correspondientes.
3.2. Estudio de suelos
3.2.1. Antecedentes y objetivos.
El estudio de suelos comprende los siguientes aspectos:
e Determinacion de la humedad natural
e Tipos de suelos
e Indice de penetracion
e Angulo de friccion interna y cohesion
e Nivel freatico
e Disposicion estratigrafica.

Y otros parametros de importancia y necesarios que permitan la evaluacion Provista de
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los suelos de fundacion que permitan determinar el tipo de fundacion y dimensiones.
3.2.2. Alcance de trabajo y metodologia empleada.

Los trabajos realizados han estado dirigidos para dar cumplimiento a los
requerimientos minimos de informacién que son imprescindible para la Llevar a cabo

este tipo obra.

Para tal efecto, la investigacidn geotécnica ha sido convenientemente dividida en las

siguientes etapas:

e Trabajo de campo.

e Trabajo de laboratorio.

e Trabajo de gabinete.
3.2.3. Ubicacion del estudio.
Departamento: Tarija.
Provincia: Gran chaco

Municipio: Yacuiba

Figura 9: Ubicacién del area de proyecto

AREA DEL PROYECTO

:‘

L
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Fuente: Google eart.



Coordenadas geograficas: 01°16,35” Latitud sur y 63°40°47,90” Longitud Oeste.

3.2.4. Resistencia a la penetracion del suelo.

Se ha realizado 3 (tres) sondeos de exploracion geotécnica. (\Ver anexo)

Estos sondeos alcanzaron profundidades variables, ver cuadro siguiente.

Tabla 11: Sondeos.

FOSA | PROFUNDIDAD | COORDENADAS

1 4,45 m. 22°1'16.60"S 63°40'47.55"0
2 4,45 m. 22°1'17.04"S 63°40'46.49"0
3 4.45m. 22°1'17.42"S 63°40'45.52"0

Fuente: Elaboracion propia.

Fosa 1 coordenadas:

22°1'16.60°S

63°40'47.55"0

El pozo exploratorio denominado como, Fosa N°1, se realiz6 4(cuatro) puntos de

ensayo SPT, teniendo como resultado lo que muestra en el siguiente cuadro:

Tabla 12: Tension admisible de la Fosa N°1.

Fosa Profundidad | Tipo de suelo | Angulo friccion | Tension admisible
(m) (Unificada) interna (Kg/cm?).
1 SM 25 1,05
1 2 SM 25 1,14
3 SM 25 1,14
4 SM 25 1,24

Fuente: Elaboracién propia.
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Fosa 2 coordenadas:

22°1'17.04°S

63°40'46.49"'0O

El pozo exploratorio denominado como, Fosa N°2, se realiz6 4(cuatro) puntos de

ensayo SPT, teniendo como resultado lo que muestra en el siguiente cuadro:

Tabla 13: Tension admisible de la Fosa N°2.

Fosa Profundidad | Tipo de suelo | Angulo friccion | Tension admisible
(m) (Unificada) interna (Kg/cm?).
1 SM 25 0,95
2 2 SM 25 1,05
3 SM 25 1,14
4 SM 25 1,43

Fuente: Elaboracion propia.

Fosa 3 coordenadas:

22°1'17.42°S

63°40'45.52"'0

El pozo exploratorio denominado como, Fosa N°3, se realiz6 4(cuatro) puntos:

Tabla 14: Tension admisible de la Fosa N°3.

Fosa Profundidad | Tipo de suelo | Angulo friccion | Tension admisible
(m) (Unificada) interna (Kg/cm?).
1 SM 25 0,48
3 2 SM 25 0,48
3 SM 25 1,05
4 SM 25 1,14

Fuente: Elaboracién propia.




3.2.5. Capacidad portante mediante Terzaghi.

Figura 10: Modelo de terzaghi.

q =D, 4
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Angulo de fncciéon = ¢

Fuente: Braja M.das.

La ecuacion de capacidad ultima de carga (Meyerhof, 1963)

T L ons
gy = € hl:'F: .rF.'n‘Fn b ':'!I'h'lran:‘l-.an‘Ef.' + ETB""'IYF}'.\'F}'.JJF}?

Donde:

c’= cohesion.

g= Tension efectiva en el nivel de la parte inferior de la base.
Y= Peso unitario del suelo.

B= Ancho de la cimentacion.

Del estudio de suelos, se tiene que el tipo de suelo en estudio es una “Arena limosa,

color café claro” con una cohesion nula. Por lo que se tiene:
Célculo de los factores de capacidad de carga.

.1 .
qu = (. Nq. Sq. dq. lq + E . Y.B' Ny. Sy. dy. ly

d = [20S, + 20 Hatanaka y Uchida (1996)
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) ,
Ny = Tan? <45 + ?) g™ tand Terzaghi.
Ny = 2(Nq + 1)tan®’ Vesic(1973).

Tabla 15: Calculo de los factores de capacidad de carga “Fosa N°1”

63

Fosa melzxidad ;';pdei qggr ) $° Nq NY
Kg/cm2
1 11 1,05 34,83 32,6 46,76
2 12 1,14 35,49 35,4 51,91
' 3 12 1,14 35,49 35,4 51,91
4 13 1,24 36,12 38,33 57,4
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 16: Calculo de los factores de capacidad de carga “Fosa N°22
Fosa PrOfl(Jr?]c)"dad g;l)jpde(es qglg'?) ¢° Nq NY
Kg/cm2
1 10 1,05 34,14 29,95 | 41,97
2 11 1,14 34,83 32,6 46,76
’ 3 12 1,14 35,49 35,4 51,91
4 15 1,24 37,32 44,74 69,74

Fuente: Elaboracién propia.
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Tabla 17: Calculo de los factores de capacidad de carga “Fosa N°3”

Fosa Proftzrr]lgidad ;:pdei qglgj? : $° Ng | NY
Kg/cm2
1 5 1,05 30,00 18,4 22,4
2 5 1,14 30,00 18,4 22,4
’ 3 11 1,14 34,83 32,6 46,76
4 12 1,24 35,49 35,4 51,91

Fuente: Elaboracion propia.
Célculo de los factores de forma.
B=1,2m. (Valor adoptado, segun planos).

L= 1,2 m. (Valor adoptado, segun planos).

B
Sy=1-0,4.(;)20,6

Sy =1 04(1’2>—060
Y- \1,2) T

B
Sq=1+ (f) .Tan®

Tabla 18: Factores de capacidad de carga “Fosa N°1”

Profundidad
Fosa S
(m) a
1 1,696
2 1,713
1
3 1,713
4 1,729

Fuente: Elaboracién propia.



Tabla 19: Factores de capacidad de carga “Fosa N°2”

Profundidad

Fosa Sq
(m)
1 1,678
2 1,696
2
3 1,713
4 1,762

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 20: Factores de capacidad de carga “Fosa N°3”

Profundidad

Fosa S
(m) a
1 1,577
2 1,577
3
3 1,696
4 1,713

Fuente: Elaboracién propia.

Célculo del factor de profundidad.

dq = 1+ 2(1 — sen®)?. (tgd). [tang‘l(%)]
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Tabla 21: Factor de profundidad “Fosa N°1”

Profundidad

Fosa d
(m) a
1 1,32
2 1,3
1
3 1,3
4 1,27

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 22: Factor de profundidad “Fosa N°2”

Profundidad

Fosa d
(m) a
1 131
2 132
2
3 13
4 1.28

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 23: Factor de profundidad “Fosa N°3”

Profundidad

Fosa d
(m) g
1 1,34
2 1,34
3
3 1,32
4 1,3

Fuente: Elaboracién propia.
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Célculo del factor de inclinacion.

B°
= _ 2
ly = (1 ®)

B= 0° (Fundaciones verticales).

iY=1

Correccién de nivel freatico.

En el estudio de suelos realizado no se encontro el nivel freatico.

Factor de seguridad “FS”.
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El libro Jiménez Montoya, 15 ed. Dice “El coeficiente de seguridad se considera yt =

3 para las situaciones persistentes y transitorias (combinacion mas desfavorable de las

acciones de peso propio, sobrecarga de uso y viento).
Célculo de la capacidad Portante.

Reemplazando todos los valores necesarios en la siguiente ecuacion se tiene:

o1 .
qu = q.Nq.Sq.dq.lq +§Y'BNySydy ly

Tabla 24: Capacidad Portante “Fosa N°1”

) gadm Qadm
Profundidad qu N°
Fosa (Kg/cm?) SPT
(m) (Kg/m?) _ Golpes
Terzaghi | (Kg/cm?)
1 3,66 1,221 1,05 11
2 4,02 1,339 1,14 12
1
3 4,02 1,339 1,14 12
4 4,39 1,463 1,24 13

Fuente: Elaboracién propia.



Tabla 25: Capacidad Portante “Fosa N°2”

Profundidad Gadm Qadm N
rofundida u °
Fosa ) (Kq/ 8 (Kg/em?) SPT ol
m g/m olpes
Terzaghi | (Kg/em?)
1 3,32 1,108 1,05 10
2 3,66 1,220 1,14 11
2
3 4,02 1,339 1,14 12
4 5,25 1,751 1,24 15

Fuente: Elaboracion propia.
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Se observa que desde la profundidad de dos metros a la profundidad de tres metros, la

resistencia del suelo no aumenta de forma significativa, por lo que la profundidad de

fundacidn seré a dos metros, y se tendra una resistencia del suelo de:

Qadm= 1,220 Kg/cm?.

Capacidad Portante para la cancha poli funcional.

Tabla 26: Capacidad Portante fosa 3

Profundidad qu qadm2 Qadm N°
(m) (Kg/m?) (Kglem?) SPT » | Golpes
Terzaghi (Kg(/cm?)
1 1,95 0,65 1,05 5
2 1,95 0,65 1,14 5
3 3,66 1,22 1,14 11
4 4,02 1,34 1,24 12

Fuente: Elaboracién propia.
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Se escoge decide por una profundidad de cimentacion de tres metros, ya que a esa
profundidad existe un incremento significativo de la resistencia del suelo. Por lo que:
Qadm= 1,22 Kg/cm?,

3.3. Analisis del disefio arquitectonico.

El disefio arquitectonico fue proporcionado por la alcaldia del gobierno municipal de

la ciudad de Yacuiba, Ver Planos.
3.4. Disefo de estructura de Hormigon armado.

3.4.1. Exposicion de la estructura:

“Exposicion I1a”, ya que esta clasificacion corresponde a estructuras expuestas a

zonas con precipitacion media anual superior a 600 mm.
3.4.2. Resistencia minima del Hormigén y del acero.

Tabla 27: Eleccion de la resistencia del hormigon.

Parametro Tipo de Clase de exposicion.
de hormigon la lla lb lla
dosificacion
Maxima En masa 20 - - -
relaciéon
Armado 25 25 30 30
agua/cemento
—
Pretensado 25 25 30 30

Fuente: Jiménez Montoya, 15 ed.
fck= 25 N/mm?. (Por tabla N°27).
fyk= 500 N/mm?. (Valor optado por su disponibilidad en el mercado local).

3.4.3. Factores de reduccion de resistencia.

Para el control normal, la norma (CBH-87) indica que el reductor de



resistencia del hormigon es de 1,5. Y para el acero es 1,15.

3.4.4. Resistencias de calculo del hormigon y del acero.
Resistencia de célculo del hormigén: feg= 25/1,5= 16,667 N/mm?.
Resistencia de célculo del acero: fys= 500/1,15= 434,783 N/mm?,

3.4.5. Recubrimiento geométrico minimo.

Tabla 28: Eleccion del recubrimiento geométrico.

Clase de Tipo de Resistencia Vida
exposicion | cemento | caracteristica | util de
del hormigon | proyecto

en N/'mm? | en afios

50 | 100

I Cualquiera fck > 25 15| 25

Ia CEM I 25<fck<40f 15 25

fck > 40 10 | 20

Otros 25<fck<40 | 20 | 30

tipos de
cemento 151 25
I1b CEM I 25<fck<40 | 20 | 30

fck > 40 15| 25

Otros 25<fck<40 | 25| 35

tipos de

Fuente: Jiménez Montoya, 15 ed.

Recubrimiento geométrico minimo= 15mm. (Tabla N°28).

Asumiendo, Recubrimiento geométrico= 2cm.
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3.4.6. Cargas consideradas.

Se las obtendréan segun la clase de uso de los ambientes y los pesos especificos,
mediante la norma: NB 1225002-1.

Cargas de peso propio y cargas permanente “G”.

Peso especifico del H°A°: 25 KN/m®,

Peso especifico del acero laminado en caliente: 77 KN/m?®,
Peso especifico del plastoformo: 0,10 KN/m®,

Peso especifico del hormigén sin armar: 22,8 KN/m®,
Peso especifico del mortero de cemento y arena: 21KN/m?,
Peso especifico del yeso: 12,50 KN/m?.

Cargas vivas “Q”.

Dentro de las cargas vivas consideradas, tenemos:

Salon audio visual “S”= 5 KN/m?.

Pasillos “P”= 4 KN/m®.

Bafios “B”= 3 KN/m?.

Aulas “A”= 4 KN/m?.

Depositos “D”=7 KN/m?.

3.4.7. Combinaciones de carga.
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La estructura puede estar en diferentes situaciones (persistente, transitoria o

accidental).

e Situaciones persistentes, que son las que corresponden a las condiciones de uso

normal de la estructura.

e Situaciones transitorias, que son las que se producen durante la construccién o

reparacion (sin uso) de la estructura.

e Situaciones accidentales, que corresponden al caso en que la estructura se

encuentra sometida a condiciones excepcionales.
Donde podemos simplificar las expresiones de la siguiente manera:
Q1= Salén audio visual

Q2= Pasillos + Bafios



Q3= Aulas
Q4= Dep6sitos
Q1=S
Q2=P+B
Q3=A

Q4=D
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Es extremadamente improbable que todas las cargas vivas actlen simultaneamente con

su valor caracteristico. Dicho lo anterior se tiene:

Tabla 29: Hipdtesis de carga.

Combinacién | Carga predominante | Q1 | Q2 | Q3 | Q4
1 Q1 D | D| D D
2 Q1 D | F D F
3 Q1 F | D| F D
4 Q1 F F F F
5 Q> D |D| D D
6 Q> D | F | D F
7 Q2 F D F D
8 Q2 F F F F
9 Qs D |D| D D
10 Qs D | F | D F
11 Qs F | D| F D
12 Qs F | F| F | F

Fuente: elaboracion propia.

3.4.7.1. Combinaciones en Estados limites ultimos.

De estas tres situaciones, la primera es de obligada consideracion en todo tipo de

estructuras, cualquiera que sea su ubicacion, su importancia, etc. Es por estarazén que
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se realizara las combinaciones de carga en situaciones persistentes y transitorias.
En situaciones persistentes o transitorias:
Y G+ Iy -G+ Y Qu+ % ZQy

>¥yG - Gk = Acciones permanentes G con sus valores caracteristicos ponderados.
2yG*- G*k = Cargas modviles (No consideradas).

vQ - Qk1 = Accidn variable determinante Q con su valor caracteristico ponderado.
vQ ZQr0 = Acciones variables Q con sus valores representativos de combinacion

ponderados, yoQK.

Coeficientes de mayoracion de carga “situacion desfavorable”

Se entiende como situacion desfavorable, cuando esta actuando la carga considerada.
Ye=1,35

Yo=1,50

Coeficientes de mayoracion de carga “situacion favorable”

Se entiende como situacion favorable, cuando no esta actuando la carga considerada.

Combinaciones de carga en estado ultimo.

Comb; = 1,35G + 1,50Q, + 1,50(0,70)[Q, + Q3 + Q4]
Comb, = 1,35G + 1,50Q, + 1,50(0,70)[Q5]

Combs; = 1,35G + 0Q; + 1,50(0,70)[Q, + Q.]

Comb, = 1,35G 4 0Q, 4 0(0,70)[Q, + Q5 + Q,]
Combs = 1,35G + 1,50Q, + 1,50(0,70)[Q; + Q5 + Q,]
Combg = 1,35G + 0Q, + 1,50(0,70)[Q; + Q3]

Comb, = 1,35G + 1,50Q, + 1,50(0,70)[Q,]
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Combg = 1,35G + 0Q, + 0(0,70)[Q; + Q3 + Q4]
Combg = 1,35G + 1,50Q5 + 1,50(0,70)[Q; + Q, + Q4]
Comb;, = 1,35G + 1,50Q; + 1,50(0,70)[Q,]

Comb,; = 1,35G + 0Q; + 1,50(0,70)[Q, + Q4]
Comb;, = 1,35G + 0Q; + 0(0,70)[Q; + Q, + Q4]

3.4.7.2. Combinaciones en estado de servicio.
Para las combinaciones de carga en estado de servicio se debe de considerar las
mismas hipdtesis de carga en estado Gltimo, con la diferencia de que el coeficiente de

mayoracion de cargas es igual a la unidad.
Comb; = G+ Q; + (0,70)[Q, + Q5 + Q4]
Comb, = G+ Q; + (0,70)[Q3]

Comb; = G + 0Q; + (0,70)[Q, + Q]

Comb, = G + 0Q; + 0(0,70)[Q, + Q3 + Q,]
Combg = G + 1,50Q, + (0,70)[Q; + Q3 + Q4]
Combg = G + 0Q, + (0,70)[Q; + Qs]

Comb, = G + Q, + (0,70)[Q,]

Combg = G + 0Q, + 0(0,70)[Q; + Q3 + Q4]
Comby = G + Q5 + 1,50(0,70)[Q; + Q, + Q,]
Comb,, = 1,35G + 1,50Q; + 1,50(0,70)[Q,]
Comb,; = 1,35G + 0Q5 + 1,50(0,70)[Q, + Q4]

Comb,, = 1,35G + 0Q; + 0(0,70)[Q; + Q, + Q4]

3.4.8. Eleccion y disefio del portico méas desfavorable.
Se realizara el disefio estructural del portico mas desfavorable de forma manual, con la

herramienta “Sap 2000”, y la respectiva comparacion de los resultados con el programa
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“Cypecad 2018”, ver Anexo: A.1. Memoria de célculo.

Figura 11: Estructura completa.

Fuente: Elaboracion propia.

3.5. Disefio de cubiertas.

Para el disefio y el céalculo de las cubiertas de estructura metalica se realizé varias
alternativas de disefio, para asi de esta manera poder escoger la opcién mas
econdmica y optima en su funcionamiento. A continuacién se muestra el
emplazamiento inicial de las dos cubiertas:

- Cubierta de estructura metalica N°1 (lIzquierda).
- Cubierta de estructura metalica N°2 (Derecha).

Figura 12: Vista en planta de cubierta

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.1. Propiedades de los perfiles utilizados (Laminados en caliente):
- Limite de fluencia minimo: f,= 344.737,90 KN/m? (50 Klb/plg?).

- Limite de rotura minimo:  f,= 448.159,30 KN/m? (65 Klb/plg?).

=T

(16
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- Médulo de elasticidad: E = 200 000 MPa (29.000 klb/plg?).
- Peso especifico: ¥=77 KN/m?,
3.5.2. Cargas gravitacionales:

- Peso propio (Pp).- La carga de peso propio se la determinara en funcion del

area de la seccién de perfil y del peso especifico del acero.

- Carga permanente de chapa (Cpl).- Para la carga permanente, se eligi6é una

chapa acanalada de aluminio de 8 mm de espesor
Cm= 0,03 KN/m? (Norma Boliviana de cargas NB 1225002-1).

- Carga permanente de impermeabilizante (Cp2).- Se eligié un
impermeabilizante de carton asfaltico, que consta de la siguiente carga

superficial:
- Cp2=0,10 KN/m? (Norma Boliviana de cargas NB 1225002-1).

- Carga viva cubierta (Lr).- Esta carga se la calculd con la Norma Boliviana
de cargas (NB 1225002-1). Donde esta carga esta limitada entre: 0,58 KN/m?
y 0,96 KN/m?,

La carga esté en funcidn de la pendiente de la cubierta y el area tributaria, por lo que

se tiene que:
Lr(Cubierta de estructura metalica N°1)= 5,9 KN/m?.
Lr(Cubierta de estructura metalica N°2)= 5,8 KN/m?.

- Carga de granizo (Qg).- La carga de granizo se la determina en funcién del
peso especifico del granizo, el espesor de acumulacion esperado, y la

pendiente de la cubierta.
Peso especifico del granizo: V=70 KN/m?,
Acumulacién esperada: h= 0,10 m. (Asumido por falta de informacion).

Coeficiente de pendiente: 1 (Para ¢< 15°).
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Qg(Cubierta de estructura metalica N°1)= 70*0,10*1= 7 KN/m?.
Qg(Cubierta de estructura metalica N°2)= 70*0,10*1= 7 KN/m?.

- Carga de cielo falso de yeso. (Qy)- Se la determinaré en funcion del peso
especifico del yeso y el espesor de las plaquetas.

Peso especifico del yeso: V=12,5 KN/md,
Espesor de las placas: e=7 mm.
Qy=12,5*0,07= 0,875 Kg/m?.

3.5.3. Carga de viento.
Para determinar la carga del viento es importante definir los pardmetros de calculo,

que son los que se muestran a continuacion.

3.5.3.1. Velocidad basica del viento.

La velocidad basica del viento se la obtiene de la norma: “NB 1225003-1" publicada
en el afio 2022. Donde para la ciudad de Yacuiba se la puede obtener de la siguiente
tabla.

Tabla 30: Velocidad bésica del viento para Yacuiba.

DEPARTA-

N® ESTACION MENTO V (miseg)
| 126 |Yacuiba Aeropuerto Tarija 18,76
127 |Yesera Norte Tarija 14,70
128 |Yocalla Potosi 4552
129 [Yotala Chuquisaca 37.25
130 |Zudanez Chuguisaca 9,70

Fuente: NB 1225003-1.

3.5.3.2. Factor de direccionalidad del viento “Kd”.

El factor de direccionalidad del viento puede ser 0,85. Ya que la norma nos indica es
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la apropiada para sistemas principales resistentes a la fuerza del viento.
Kd= 0,85.
3.5.3.3. Factor de importancia.

El factor de importancia “I”” para un edificio u otra estructura se determina en funcion

de una clasificacion dispuesta por la norma Boliviana del viento.

Categoria= Ill. (Ya que corresponde a aquella estructuras donde se reinen mas de
300 personas, “Norma Boliviana del viento NB 1225003-1".

Tabla 31: Factor de importancia

Categoria I
| 0,87
I 1
Il 1,15
v 1,15

Fuente: NB 1225003-1.
Por lo que corresponde:
I=1,15

3.5.3.4. Categoria de exposicion.
La norma boliviana de viento “NB 1225003-1", Indica que:

“La exposicion B” Pertenece a areas urbanas y suburbanas con numerosas
obstrucciones proximas entre si”, Lo que es una exposicion idonea para nuestro

proyecto”

3.5.3.5. Coeficientes de exposicion “Kz, Kh”.

Se debe de obtener un coeficiente de exposicion para la presion dindmica Kz o Kh,



segun corresponda.
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Figura 13: Coeficiente de exposicion
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Fuente: NB 1225003-1.

Altura sobre el nivel del terreno: Z= 7,60m.

Altura total h=9,1m.

Kz= Kh=0,81 (Para a

lturas hasta 15 metros y exposicion) “B”.

3.5.3.6. Factor topografico “Kzt”.

Se recomienda utilizar

no sea muy irregular.

Kzt=1

un factor topogréafico igual a la unidad en zonas donde el terreno

3.5.3.7. Factor de efecto de rafaga “G”.
Se determina un factor de efecto de rafaga de G, para estructuras rigidas se toma:

G=0,85

Tabla 32: Coeficiente de presion externa “Cp”.



Superficie L/B Cp Usar con
Pared a barlovento | Todas 0,8 qz
Pared a sotavento | 0-1 -0,5 qz

2 -0,3 gz

>4 -0,2 gz

Fuente: NB 1225003-1
Datos de la cercha:
L=12m

B=13,5m
L/B=12/13,5= 0,889
De la tabla tenemos:

CP(Barlovento)=0,8.
CP(Sotavento)=-0,5

3.5.3.8. Presion dinamica (N/mm?).
qz = 0,613Kz.Kzt. Kd. V2.1

dn = 0,613Kh.Kzt. Kd. V2.1

Kz=0,81
Kh=0,81
Kzt=1

Kd= 0,85

V= 18,76 m/s
I=1,15

G=0,85
CP=0,8 Barlovento, con gz

CP=-0,5 Sotavento con gh
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Reemplazando valores, tenemos:
gh= 170,816 N/m?
gz= 170,816 N/m?

3.5.4. Cubierta metélica N°1.
Resumen de cargas:

A continuacion, se muestra en resumen las cargas consideradas:

Tabla 33: Cargas de cercha 1

Carga (KN/m?)
Carga viva 5,9
Carga de granizo 7
Carga de chapa acanalada 0,03
Carga de impermeabilizante 0,10
Carga de cielo falso de yeso 8,75
Carga de viento (sotavento) 1,4
Carga de viento (barlovento) 2,2

Fuente: Elaboracion propia.
-Separacion de cerchas: 2,60 m
-Luz libre: 12 m.

-Altura de cerchas: 1,5.

-Angulo: 14,04°

Figura 14: Cercha N°1.

Correas

C4X7.25 Cordon superior

C6X10.5
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Montantes y
diagonales

Cododn inferior

HQQAYAY 19K C3X5

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.4.1. Cordones inferiores.

Figura 15: Diseiio de cordones inferiores “Cercha N°1”.

Fuente: Elaboracion propia.

- Disefo a Flexo compresion.

Datos de entrada:

Fy= 351.534,81 KN/m2. (50 KIb/pP2).
E= 203.890.191,58 KN/m2. (29000 Klb/plg?).

¢dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

Seccidn escogida:




HSS4x4x1/8.

Ag= 11,419 cm?.
rx= 4,013 cm.
ry= 4,013 cm.
K=1

L=2m.

Verificacidn a compresion.

Pu= 10,753 KN.

Relacién de esbeltez.

K.L  1x2
r, 004013
K.L

— = 49,838
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.

P - n? E
¢ (ﬂ)z
Ty
o m%x203.890.191,58
e (49,838)2

F, = 810.167,594 KN/m2

Esfuerzo de pandeo por flexion.
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KL E _ Fy
Si - <4,71 F_y si cumple: F.. = [0,658Fe]|.

Sino cumple: F.. = 0,877F,

203.890.191,58
351.534,81

49,838 < 4,71\]

49,838 < 113,43

351.534,81
F. = 0,6581296491,80 x 351.534,81

F., = 313.820,669 KN/m2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x313.820,669
@.F., = 282.438,603 KN/m2
Fuerza de disefio

@.B, = 0.F... A,

11,419
@. Pn = 28243,603XW

@.P, = 19,81 KN
Verificacion.
®.P, > P,
19,81 KN >10,753 Ok

Verificacion a flexion.

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
MUx=0,01 KN.m
MUy=0 KN.m

Propiedades de la seccidn:

]
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HSS4x4x1/8.

Ag= 11,419 cm?.
Zx= 41,951 cm®.
Zy= 41,951 cm®.

Célculo de la resistencia a flexion:

Mg, = 0. ). Z,

41,951

Mcx = 0,9x351.534,81 x—1 3

M, = 13,273 KN.m
M, = 0,.F,.Z,

41,951
Mcy = O,9X351.534,81XW

M., = 13,273 KN.m

Verificacion del elemento

P M M
v, Pux Moy g
O, Mcx My

10,753 0,01 0
+ + <
19,81 ' 13,273 13,273

0,543 <1

1
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3.5.4.2. Cordones superiores.

Figura 16: Diseiio de cordones superiores “Cercha N°1”.

Fuente: Elaboracion propia.

- Disefio a Flexo compresion.

Datos de entrada:

Fy= 351.534,81 KN/m2. (50 Klb/plg?).
E= 203.890.191,58 KN/m?2. (29000 Klb/plg?).

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

Seccién escogida:

C6x10.5

Ag= 19,871 cm?.
rx= 15,639 cm.
ry= 1,344 cm.
K=1

L= 2,062 m.

Verificacién a compresion.

Pu= 97,82 KN.

Relacién de esbeltez.

K.L 1x2,062
r, 00134
K.L

— = 153,881

Ty



Esfuerzo de pandeo de Euler.

3 n? E
= KL,
Ty
; _ m?x203.890.191,58
e (153,881)2

KN
F, = 84.981,830—
m?2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E , Ly
Si - <471 F_y si cumple: F,. = |0,658%(.F,

Sino cumple: F,,. = 0,877F,

153 881 < 4.71 203.890.191,58
’ - 351.534,81

153,881 < 113,43, "Falso"
F.. = 0,877 * 84.981,830
F., = 74.529,064 KN/m2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x74.529,064
@.F., = 67.076,158 KN/m2
Fuerza de disefio

0.5, =0.F,.A,

19,871

@.P, = 67.076,158x 1002

@.P, = 133,287 KN
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Verificacion.
®.B, =P,
133,287 KN >97,82 Ok

- Verificacién a flexion.

¢c= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
MUx=0,043 KN.m
MUy=0 KN.m

Propiedades de la seccion:
C6x10.5.

Ag= 19,871 cm?.
Zx= 101,436 cmq.
Zy= 18,681 cm®.

Calculo de la resistencia a flexion:

Mg, = 0. Fy. Z,

101,436
Me; = 0,9x351.534,81 x — -
M., = 32,092 KN.m
Mg, = 0,.F,.Z,

18,681
My = 0,9x351.534,81x — 3

M., = 5910 KN.m

- Verificacién del elemento

P M M
v, Zux oy gy
OF,  Mcx My

97,82 +0,043 N 0 <1
133,287 32,092 591~



0,735<1

3.5.4.3. Disefio de Diagonales.
- Disefo a Flexo compresion.

Datos de entrada:

Fy= 351.534,81 KN/m2. (50 Klb/pl2).
E= 203.890.191,58 KN/m2. (29000 Klb/plg2).

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

Seccién escogida:

C3x5

Ag= 9,484cm?.
rx= 2,844 cm.
ry= 1,028 cm.
K=1

L=2,236 m.

Verificacion a compresion.

Pu= 21,478 KN.

Relacién de esbeltez.

K.L 1x2,236
r, 001028
K.L
— =217,509
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.

= 2 E

¢ (ﬂ)z
Ty

o m2x203.890.191,58
e (217,509)2




F, = 42.534,528 KN/m2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E ,
Si - <471 F_y si cumple: F,. =

Sino cumple: F,, = 0,877F,

217509 < 471 203.890.191,58
’ - 351.534,81

217,509 < 113,43, "Falso"
F.,. = 0,877 * 42.534,528
F., = 37.302,781 KN/m2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x37.302,781
@.F., = 33.572,503 KN/m2
Fuerza de disefio

@.B, = 0.F... A,

9,484
1002

@.P, = 33.572,503x

@.P, = 31,84 KN
Verificacion.

®.P, > P,

31,84 KN >21,478 Ok

Verificacion a flexion.

¢dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

F.

Fy
0,658%e

].Fy
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MUx=0,064 KN.m
MUy=0 KN.m

Propiedades de la seccion:
C3x5.

Ag= 9,484 cm?.
Zx= 24,908 cm®.
Zy=7,504cm?®.

Célculo de la resistencia a flexion:

Mg, = By.F,. Z,

24,908
Mcx = 0,9x351.534,81 XW
M., = 7,880 KN.m
M., = @,.F,.Z,
M., = 0,9x351.534,81x 1003

M., = 2,374 KN.m

Verificacion del elemento

P M M
v, Mux Moy g
O, Mcx My

21,478 N 0,064 N 0 <1
31,84 7,88 2,374

0,683<1
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3.5.4.4. Montantes.

Figura 17: Disposicion de montantes.

Fuente: Elaboracion propia.

- Disefio a Flexo traccion.

Datos de entrada:

Fy= 351.534,81 KN/mZ. (50 KIb/pl2).
E= 203.890.191,58 KN/m2. (29000 Klb/plg2).

doc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

Seccién escogida:

C3x5

Ag= 9,484cm?.
rx= 2,844 cm.
ry=1,028 cm.
L=1,50 m.

Comprobacioén a fluencia.

Pu= 20,314 KN

B, = A,xF,

P, = 20,314 351.534,813
= 1z Y

P, = 714,108 KN



@.P, = 714,108 x0,90
@.P, = 642,697 KN
9.P, > P,

642,697 > 20,314

Comprobacidén a flexion:

Zx= 24,908 cm3.
Zy=17,604cm3.
Ag= 9,484 cmz2.

MUx=0 KN.m
MUy=0 KN.m

Mg, = 0. Fy. Z,

24,908

M., = 0,9x351.534,813x
M., = 7,880 KN.m

M, = 0,.F,.Z,

M., = 0,9x351.534,813x

M., = 2,406 KN.m

1003

)

1003

- Verificacién del elemento

P M M
v, Mux Moy g
OF,  Mcx My

20314 0 0
+o—+ <
642,697 * 7,88 ' 2,406

0,032<1

1
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Resumen de resultados:

Tabla 34: Resumen de resultados cercha 1

94

Fuerza
interna
Elemento Tipo de (LRFD) | Capacidad | Eficiencia Tipo de perfil
solicitado esfuerzo KN, admisible "n"
KN.m KN, KN.m
Compresion | 97,822 133,287
Cordén Mx 0,043 32,092 73,50% C6X10.5
superior
My 0 591
Compresion | 10,753 19,81
Cordén Mx 0,010 13,273 54,35% HSS4X4X0.125
inferior
My 0 13,273
Compresion | 21,478 31,84
diagonales | Mx 0,064 7,88 68,30% C3X5
My 0 2,374
Compresion | 20,314 642,697
Montantes | Mx 0 7,88 3,2% C3X5
My 0 2,406

Fuente: Elaboracién propia.




Verificacion de la deflexién en estado de servicio.

Figura 18: Deflexion méxima de cercha N°1.

Pt Obj: 52
Pt Elm: 52

95

Fuente: Elaboracion propia.

Apax= 3,77mm

2000
Ajimite= 5= (McCormac/Csernak) =

360 360 00 mm

3,77 mm < 5,55 mm "Cumple".
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3.5.5. Cubierta de estructura metalica N°2.

A continuacion, se muestra en resumen las cargas consideradas:

Tabla 35: Cargas de cercha N°2

Carga (KN/m?)
Carga viva 0,58
Carga de granizo 0,70
Carga de chapa acanalada 0,03
Carga de impermeabilizante 0,10
Carga de cielo falso de yeso 0,0875
Carga de viento (sotavento) 0,14
Carga de viento (barlovento) 0,22

Fuente: Elaboracion propia.

Se realizara el andlisis estructural de la estructura metalica considerando la arquitectura
propuesta por la entidad, en donde las columnas llegan hasta el ultimo nivel y se

encuentran separadas cada tres metros con treinta centimetros.

Figura 19: Cercha N°2

Corddn superior
HSS2X2X0.125

/

Correas
HSS3X3X0.125

h

Montantes
Diagonales HSS3X2X0.125
HSS3X2X0.125

Cordén inferior
HSS2X2X0.125

Fuente: Elaboracién propia.



97

Las dimensiones de la cercha 26,4x11,26 son:
-Separacion de cerchas: 3 m

-Separacion entre apoyos: 3,30 m.

-Altura de cerchas: 3,30.

-Pendiente: 14,04°

Figura 20: Esfuerzo axial en cercha 2

/

;

Fuente: Elaboracion propia.



Tabla 36: Perfiles de cercha 2
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Elemento | Tipo de Fuerza Capacidad | eficiencia | Tipo de perfil | Kl/r
esfuerzo KN KN "n"

Cordon Compresion | 1,6 26,20

superior
Mx 0,33 3,03 14,10% | HSS2x2x0.125 | 179,05
My 0 0,303

Cordon Compresion | 0,77 27,8

inferior
Mx 0,77 3,03 26% HSS2X2X0.125 | 173,68
My 0 0,303

diagonales | Compresion | 1,56 31,7
Mx 0,08 55 4,92% HSS3X2X0.125 | 184,50
My 0 4,16
Traccion 0,38 218,4 1,74%

Montantes | Compresion | 21,0 37,3
MXx 0,02 55 56,60% | HSS3X2X0.125 | 82,50
My 0 4,2

Correas Mx 5,6 7,3 96% HSS3X3X0.125 | 103,33
My 1,4 7,3

Fuente: Elaboracién propia.
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3.6. Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto.
3.6.1. Especificaciones Técnicas.

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los

siguientes puntos:
- Definicién.
- Materiales.
- Herramientas y equipo.
- Procedimiento y ejecucion.
- Forma de medicion.
- Forma de pago.
3.6.2. Precios unitarios.

El analisis de precios unitarios se realizo en el programa de PRESCOM, tomando en

cuenta los costos directos e indirectos. Los Formularios B-2 se muestran en el ANEXO.
3.6.3. Cdomputos Métricos.

Se obtuvieron los volimenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos

estructurales disefiados.
3.6.4. Presupuesto.

El presupuesto total de la obra se realizd considerando una serie de gastos,
determinados a partir del andlisis de precios unitarios para todas las actividades del
proyecto. Una vez definidas las cantidades y volimenes de obras se presenta en forma
de listado, el presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio

unitario y el precio total.
3.6.5. Planeamiento y cronograma.

El Cronograma de ejecucion del Proyecto ha sido representado por el Diagrama de

Gantt utilizando el programa Excel 2013.



4. APORTE ACADEMICO.
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4, APORTE ACADEMICO
4.1. Generalidades.

Disefio sismico de cancha polifuncional.
La localizacion, secuencia y recurrencia de eventos sismicos historicos permite deducir
que en varias zonas de Bolivia se podrian repetir sismos importantes, posiblemente con

mayor intensidad.

El objetivo primordial de este analisis es que en caso de la ocurrencia de un sismo es:
- Sereduzca a un minimo la posible pérdida de vidas humanas.
- El dafio este limitado.
- Las estructuras importantes para proteccion civil continlen operativas.

4.2. Marco teorico.

Se debe disefiar un sistema estructural de acuerdo con el sitio de emplazamiento y nivel
de amenaza sismica correspondiente, al tipo de terreno y al nivel de importancia de la

estructura, de manera tal que garantice un buen comportamiento sismo resistente.

A continuacion se citan las consideraciones mas importantes que se deben de tener en

cuenta al momento de realizar el disefio sismo resistente de cualquier edificacion.
4.2.1. Parametros de calculo.
4.2.1.1. Aceleracion maxima del suelo “So”.

Se debe de obtener el valor de la aceleracion del suelo en la zona de estudio de acuerdo
a la grafica realizada por la guia Bolivia de disefio sismico (GBDS_2020), que se la
determinada en funcion de las acciones sismicas historicas, un periodo estructural, una

probabilidad de excedencia de 10%, y un periodo de retorno de 475 afos.



Figura 21: Aceleracion maxima del suelo “So”.
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Fuente: GBDS. (2020).

4.2.1.2. Identificar el tipo de suelo.

Para tomar en cuenta los efectos del terreno de fundacion en la respuesta sismica de la

estructura, los tipos de suelo se definen en la Tabla 37, clasificados mediante la

velocidad promedio de onda cortante Vs30. Alternativamente para suelos granulares se

pueden considerar los resultados de ensayos de penetracion estandar N60.



Tabla 37: Descripcion del suelo.

Suelo Descripcion

SO Roca dura

S1 Roca

S2 Suelo muy rigido — roca blanda

S3 Suelo rigido

S4 Suelo blando

S5 Requiere un andlisis de respuesta de
sitio

Fuente: GBDS. (2020).

Tabla 38: Clasificacion de suelo
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Tipo de Vs30 Neo Su
suelo (m/s) (golpes) (kPa)
SO > 1500 - -
S1 760 a 1500 - -
S2 370a 760 > 50 > 100
S3 180 a 370 15a50 50 a 100
S4 <180 <15 <50

Fuente: GBDS. (2020).
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4.2.1.3. Identificar el factor de importancia.

En funcidn del nivel de seguridad estructural que deben tener las edificaciones, cuatro
tipos son definidos: I, 11, 111 y IV, asigndndose un factor de importancia le especificado

en la figura 24.

El factor de importancia que corresponde a nuestra edificacion es la siguiente; ya que

la nave industrial corresponde a una estructura dentro de una unidad educativa.

Figura 22: Factor de importancia ante el sismo.

Tipo Ie
IV 1.5
111 13
II 1.0
I 0.0

Fuente: GBDS. (2020).
4.2.1.4. Identificar el factor de irregularidad de altura y planta.

Los factores de irregularidad en altura la y en planta Ip consideran la menor capacidad

de disipacion de energia que tienen las estructuras que no son regulares.

Para estructuras que no presentan las irregularidades, los factores la e Ip son iguales a
1.

4.2.1.5. Calcular el factor de modificacion de respuesta.

Para calcular el factor de modificacion de respuesta, lo primero que se debe de realizar,
es clasificar a la estructura, como se trata de un pértico de estructura metalica en mas

del 70%, tenemos la siguiente clasificacion: “Estructuras de acero”

e Poérticos especiales resistentes a momentos — Porticos con significativa
capacidad de deformacion inelastica en las vigas. Las columnas tienen
mayor resistencia que las vigas, inclusive cuando las vigas entran en la zona

de endurecimiento por deformacion.
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e Pdrticos intermedios resistentes a momentos — Porticos con limitada

capacidad de deformacidn inelstica.

e Podrticos ordinarios resistentes a momentos — Poérticos con minima

capacidad dedeformacion ineléstica.

e Porticos especiales concéntricamente arriostrados — Pérticos arriostrados
que tienen significativa capacidad de deformacion inelastica, que se
presenta en la etapa pos critica de pandeo de los elementos comprimidos y
debido a la fluencia de los elementos traccionados.

e Porticos ordinarios concéntricamente arriostrados — Pérticos con limitada

capacidad de deformacion inelastica.

e Porticos excéntricamente arriostrados — Porticos con significativa
capacidad de deformacion inelastica por flexion y corte en los elementos

de arriostramiento.

El factor de modificacion de respuesta R se obtiene como el producto del factor de

modificacion de respuesta basico RO, y los factores la e Ip.

R=R|}'I3'Ip

4.2.1.6. Factor de escala.

Debe realizarse una correccion incrementando las fuerzas mediante el siguiente factor

de escala:

I
Factor de escala = ﬁe xg

4.2.1.7. Masa participativa.

Para el calculo de la masa sismica se debe considerar la totalidad de las cargas
permanentes mas un porcentaje de la sobrecarga de uso, que no podréa ser inferior al
25% en construcciones destinadas al uso privado y no menos del 50% para usos

publicos.



4.2.2. Célculo del espectro de respuesta.

Por lo que es el espectro de respuesta, denominado en esta Guia como espectro
elastico queda definido de la siguiente manera:

Obtener el coeficiente de sitio de periodo corto ""Fa™.

Se lo determina en funcion de la aceleracion del suelo y el tipo de suelo.

Figura 23: coeficiente de sitio de periodo corto.

Tipo de So
suelo <0.067 0.133 0.2 0.267 0.333 =04
S0 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
51 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
52 1.3 1.3 1.2 1.1 1.1 1.1
53 1.6 1.4 1.2 1.1 1.1 1.1
5S4 24 1.7 3 1.2 1.2 1.2

Fuente: GBDS. (2020).

Coeficiente de periodo largo “Fv”.

Se lo determina en funcion de la aceleracion del suelo y el tipo de suelo.

Figura 24: Coeficiente de periodo largo
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LIpo ae o

suelo < 0.044 0.089 0.133 0.178 0.222 > 0.267
SO 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
Sl 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
52 1.5 1.5 1.5 1.5 1.5 1.4
S3 2.4 2.2 2.0 1.9 1.8 1.7
S4 4.2 3.3 2.8 2.4 2.4 2.4

Fuente: GBDS. (2020).
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Estructura de la grafica del espectro de respuesta.

Figura 25: Gréfica del espectro de respuesta

Pseudoaceleracion [g]

25-F -5,

15-EF,-S,- T,
TZ

Periodo [s]

Fuente: GBDS. (2020).

Figura 26: Ecuaciones de pseudoaceleracion.

Rama Pseudoaceleracion (Sae)
T
T<Ty F_;!'SD-(1+1.5-—)
TI]
Th=T=T, 25-F, -5,
T.<T<T: 15 F 5
T
IL<T 15:F,:5,:T,
TE

Fuente: GBDS. (2020).
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Figura 27: Periodos de limite inicial

Tﬁ r&' T.[

E, F,
0.15-= 0.6 — 4
FI’E Fﬂ

gl P

Fuente: GBDS. (2020).
4.2.3. Método de andlisis.

El valor de cada pardmetro de interés calculado para los distintos modos(modo de
vibracion), deberd ser combinado utilizando el método de la Raiz Cuadrada de la Suma
de Cuadrados (SRSS), el método de Combinacion Cuadratica Completa (CQC), el
método de Combinacion Cuadratica Completa modificado por el (ASCE 4, 1998)

(CQC-4), o cualquier procedimiento equivalente justificado.
4.3. Disefio de la cancha poli funcional.

La disposicion de los elementos que comprenden la estructura, fue proporcionada por

la entidad (Obras publicas del gobierno autonomo de la ciudad de Yacuiba).

Figura 28: Modelo de cancha polifuncional

Fuente: Elaboracién propia.



108

4.3.1. Bases de calculo.
Aceleracion del suelo para un una probabilidad de excedencia de 10%, y un

periodo de retorno de 475 afios.
Por medio de la figura N°23, Para la ciudad de Yacuiba la aceleracion del suelo es de:
S0=12%.

Identificacion del tipo de suelo.

Tabla 39: Numero de penetracién estandar corregido

Fosa Profundidad Neo
(m)
1 4,75
3 2 4,75
3 10,45
4 11,40

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 29: Clasificacion de suelo

Tipo de suelo Vo (m/s) Nao (golpes) Su (kPa)
S0 = 1500
s1 760 a 1500
52 370 a 760 =50 =100
53 180 a 370 15a50 50 a 100
54 < 180 <15 <50
S5 Estudio geotécnico y de mecanica de suelos

Fuente: GBDS. (2020).

Suelos blando (S4): con velocidades de propagacion de onda de corte menores que
180 m/s. Suelosgranulares con resultados del ensayo de penetracion estandar Neo
menores a 15 golpes y sueloscohesivos con resistencia al corte en condicién no

drenada Sy menor a 50 kPa.
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Identificar el factor de importancia de la estructura.

En la categoria tipo Il (GBDS), se contemplan edificios donde frecuentemente
existe aglomeracion de personas o cuyo contenido es de gran valor para la sociedad
(bibliotecas, museos, templos, etc.), esta categoria es aplicable para la cancha poli

funcional, por lo que:

Tipo I

IV 1.5

| 111 1.3

Il 1.0

I 0.0
le=1,30

Determinar el factor de irregularidad de altura y planta.

Al no existir irregularidades de altura y planta, los factores de irregularidad de altura
y de planta, son los siguientes:

la=1

Ip=1

Clasificacion de la estructura.

Lo primero que se debe realizar es la clasificacion de la estructura. Como mas del

70% de la estructura es de acero, entonces tenemos: “Estructura de acero”. Y la

clasificacion del portico corresponde a:

e Podrticos especiales resistentes a momentos — Pdrticos con significativa
capacidad de deformacion inelastica en las vigas. Las columnas tienen
mayor resistencia que las vigas, inclusive cuando las vigas entran en la zona

de endurecimiento por deformacion.

Criterio= Al disefiar una estructura, las columnas deben resistir mayor

carga que las vigas, y por ende estas deben ser de mayor resistencia.
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Calculo del factor de modificacion de respuesta basico “R0”.

Figura 30: Factor de modificacion de respuesta basico “R0

Acero Sistema Estructural RO Cdo
Porticos Especiales Resistentes a Momentos 8 55
Pérticos Intermedios Resistentes a Momentos 3 45
Poérticos Ordinarios Resistentes a Momentos 4 36
Porticos Especiales Concéntricamente Arniostrados 7 55
Porticos Ordinanios Concentricamente Arriostrados 4 36
Porticos Excentricamente Arriostrados 8 55
Estructuras definidas con perfiles laminados en frio 3 25

Fuente: GBDS. (2020).
RO= 8.
Calculo del factor de modificacion de respuesta “R”

El factor de modificacion de respuesta R se obtiene como el producto del factor de

modificacion de respuesta basico RO determinado anteriormente, y los factores.

R=Ro-I.-I
RO= 8.

la= 1.

Ip=1.

R =8x1x1
R=8

Calculo del factor de escala.

El valor de cada parametro de disefio de interés, incluyendo derivas de piso, reacciones
en apoyos y fuerzas en elementos individuales para cada modo de respuesta, seran
calculados usando las propiedades de cada modo y el espectro de respuesta definido,

multiplicado por un factor de escala de le/R.
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I
Factor de escala = Ee xg
le=1,30
R=8

)

8

Factor de escala = * 9,81

Factor de escala = 1,60
Masa participativa.

Se considerara el 100% de la masa del peso propio y de la carga muerta de la estructura,
asi también un 50% de la masa participativa de la carga viva, esto debido a que la

estructura es destinada al uso publico.
Célculo del coeficiente de sitio de periodo corto ""Fa™.

Tipo de suelo: S4 (Determinado anteriormente).

Aceleracion del suelo “S0” = 0,12 (Determinado anteriormente).

Figura 31: Coeficiente de sitio de periodo corto.

suelo < 0.067 0.133 0.2 0.267 0.333 >04
S0 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
S1 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9
52 1.3 1.3 1.2 1.1 1.1 1.1
53 1.6 1.4 1.2 1.1 1.1 1.1
54 24 1.7 1.3 1.2 1.2 1.2

Fuente: GBDS. (2020).



Tabla 40: Coeficiente de sitio corto

Interpolando:

0,067 2,4
0,12 Fa
0,133 1,7

Fuente: Elaboracion Propia.

Fa= 1,838

Coeficiente de periodo largo “Fv”.

Se lo determina en funcion de la aceleracion del suelo y el tipo de suelo.

Tipo de suelo: S4 (Determinado anteriormente).

Aceleracion del suelo “S0”= 0,10 (Determinado anteriormente).

Figura 32: Coeficiente de sitio de periodo largo.

Tipo de
suelo <0.044 0.089 0.133 0.178 0.222 > 0.267
S0 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
S1 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8
82 1.5 1.5 1.5 1.5 1.5 1.4
S3 24 22 2.0 1.9 1.8 1.7
S4 4.2 33 28 24 24 24

Fuente: GBDS. (2020).

Tabla 41: Coeficiente de sitio largo

0,089 3,3
0,12 Fv
0,133 2,8

Fuente: Elaboracion propia.
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Fv=2,948

Figura 33: Modelo de pseudoaceleracion.

Fa-So-(14+150)
a o 'T %

o

Pseudoaceleracion [g] -

25-F-S,

Fuente: GBDS. (2020).

Célculo del espectro de respuesta.
So=12% (Aceleracion del suelo en Yacuiba).
Fa= 1,838 (Coeficiente de periodo corto).

Fv= 2,948 (Coeficiente de periodo largo).

T, =0,15 Fy
0 — ) 'Fa
Ty = 0,15. 202
0 ™" 1,838
T, = 0,241
F,
T.=06—
S Fa
2,948
Ts = 0,6.

1,838

T,

Periodo [s]
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Ts = 0,962
F,
T, =4.—
L F,
_ 2,948
L= 71,838
T, = 6,416
Gréficos:
Rama Pseudoaceleracion (Sae)
T
=Ty FH-SD-(1+1.5-—)

Tabla 42: Periodo intervalo 1

T (seg) | Acelera. (g)
0 0,205
0,05 0,271
0,1 0,337
0,15 0,404
0,2 0,470
0,232 0,513

Fuente: Elaboracion propia.

Ty
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Rama Pseudoaceleracion (Sa)

T,<T<T, 2.5-F, S,

Tabla 43: Periodo intervalo 2

T (seg) | Acelera. (g)

0,232 0,513

0,929 0,513

Fuente: Elaboracion propia.

Rama Pseudoaceleracion (Sa)
T.<T<Ti 15K 5
T

Tabla 44: Periodo intervalo 3

T (seg) | Acelera. (g)
0,929 0,513
1 0,476
2 0,238
3 0,159
4 0,119
5 0,095
6 0,079
6,195 0,077

Fuente: Elaboracion propia.

Rama Pseudoaceleracion (Ssg)

1.5.F,-S,-T,

Ii=T T2
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Tabla 45: Periodo intervalo 4

T (seg) |Acelera. (9)
6,195 0,076875
7 0,06021279
8 0,04610042
9 0,03642502
10 0,02950427
11 0,02438369
12 0,02048908

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 34: Espectro elastico de pseudo aceleracion.

Espectro Elastico de Pseudoaceleracion

0.6y =0.734

o
&

o
~

Pseudoaceleracion (g)
o o
) w

0.1V = 1.3236x + 0.205

0.0

RZ=1

Fuente: Elaboracién propia,

=0.4762x?

y = 2.9504x2
R2=1
5 6 7 8
Periodo (s)

9

10
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4.3.2. Combinaciones de carga consideradas.

La Especificacion AISC proporciona dos métodos aceptables para disefiar miembros
de acero estructural y sus conectores. Estos son el Disefio con factores de carga y
resistencia (LRFD: Load and Resistance Factor Design).

1.U 14D

2.U 1.2D+16L+05(L0oSOR)

3.U 1.2D+1.6(LoSoR)+(L*00.5W)
4.U 1.2D+10W+L*+05L0S0oR)
5.U 12D+10E+L*+0.2S

6. U 0.9D + 1.0W

7.U 0.9D + 1.0E

Para estas combinaciones de cargas, se usan las siguientes abreviaturas:

U= carga factorizada o de disefio.

D= carga muerta.

L= carga viva debida a la ocupacion.
Lr= carga viva del techo.
S= carga de nieve.
R= carga nominal debida a la precipitacion pluvial o el hielo iniciales.
W= carga de viento.

E= carga de sismo.

4.3.3. Propiedades de los perfiles utilizados.

Las propiedades de los perfiles laminados en caliente son:
Limite de fluencia minimo: f,= 344.737,90 KN/m? (50 Klb/plg?).

Limite de rotura minimo:  fy= 448.159,30 KN/m? (65 Klb/plg?).
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Mddulo de elasticidad: E = 200 000 MPa (29 000 klb/plg?).
Peso especifico Y= 78,50 KN/m®,
Coeficiente de Poisson en periodo elastico p = 0.3.

4.3.4. Cargas consideradas.
Peso propio (Pp).- La carga de peso propio se la determinara en funcion del area de

la seccion de perfil y del peso especifico del acero.
Peso especifico del acero: Y= 78,50 KN/m®,

Carga permanente de chapa (Cpl).- Para la carga permanente, se eligié una chapa

acanalada de aluminio de 8 mm de espesor.
Cm= 3 Kg/m? (Norma Boliviana de cargas NB 1225002-1).

- Carga permanente de impermeabilizante (Cp2).- Se eligié un
impermeabilizante de carton asfaltico, que consta de la siguiente carga

superficial:
Cp2= 10 Kg/m2 (Norma Boliviana de cargas NB 1225002-1).

- Carga viva cubierta (Lr).- Esta carga se la calculd con la Norma Boliviana
de cargas (NB 1225002-2). Donde esta carga esta limitada entre: 0,58 KN/m?
y 0,96 KN/m?,

La carga esta en funcién de la pendiente de la cubierta y el area tributaria, por lo que

se tiene que:
Lr(Cubierta de estructura metalica)= 0,68 KN/m?.

- Carga de granizo (Qg).- La carga de granizo se la determina en funcién del
peso especifico del granizo, el espesor de acumulacion esperado, y la

pendiente de la cubierta.
Peso especifico del granizo: Y= 7,0 KN/m®,
Acumulacién esperada: h= 0,10 m.

Coeficiente de pendiente: 1 (Para ¢=< 15°).
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Qg(Cubierta de estructura metalica)= 700*0,10*1= 0,70 KN/m?.

- Carga de cielo falso de yeso. (Qy)- Se la determinaré en funcion del peso

especifico del yeso y el espesor de las plaquetas.
Peso especifico del yeso: V=12,50 KN/m®,
Espesor de las placas: e=7 mm.
Qy= 1250*0,07= 0,0875 KN/m?,
- Resumen de cargas:
A continuacion, se muestra en resumen las cargas consideradas para la primera

cercha;

Tabla 46: Resumen de cargas.

Cargas (KN/m?)
Carga viva 0,68
Carga de granizo 0,70
Carga de chapa acanalada 0,03
Carga de impermeabilizante 0,10
Carga de viento (sotavento) 0,14
Carga de viento (barlovento) 0,22

Fuente: Elaboracion propia.
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4.3.1. Disefo de la estructura metalica.

4.3.1.1. Cordones superiores

Figura 35: Cordones superiores “Cancha polifuncional”.

Elemento mas

Fuente: Elaboracion propia.

- Disefio a Flexo compresion
Datos de entrada:

Fy= 351.534,81 KN/mZ. (50 KIb/plg?).
E= 203.890.191,58 KN/m2. (29000 Klo/plg?).

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
Seccion escogida:
HSS4x3x1/8.

Ag= 9,935 cm?.
rx= 3,84 cm.
ry= 3,084 cm.
K=1
L=1,215m.



Verificacién a compresion.

Pu= 132,505 KN (Sin considerar el sismo).
Pu= 123,238 KN (Considerando el sismo).

Relacion de esbeltez.

K.L 1x1,215
r,  0,03084
K.L

— =39,397
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.
n? E

KL,
(7)

e —

= m2x203.890.191,58
¢ (39,397)2

F, =1296491,80 KN/m2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E , Fy
Si - <471 F_y si cumple: F,. = |0,658%(.F,

Si no cumple: F., = 0,877F,

203.890.191,58
351.534,81

59,47 < 4,71\/

39,397 < 113,43

351.534,81
F,, = 0,6581296491,80 x 351.534,81

F,, = 313.820,669 KN/m2
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Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x313.820,669
@.F,, = 282.438,603 KN/m?2
Fuerza de disefio

@.P, = 0. F. Ay

)

1002

@.B, = 282.438,603x
@.B, = 280,603 KN
Verificacion.

9.P, > P,

280,603 KN >132,505 Ok (Sin considerar el sismo).
280,603 KN >123,2380k (Considerando el sismo).

Verificacion a flexion.

doc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
MUx=1,794 KN.m (Sin considerar el sismo)
MUy=0,066 KN.m (Sin considerar el sismo).

MUx=0,748 KN.m (Considerando el sismo)
MUy= 0,269 KN.m (Considerando el sismo).

Propiedades de la seccidn:
HSS4x3x1/8.

Ag= 9,935 cm?.
Zx= 34,577 cm®.
Zy= 28,35 cm®.

Calculo de la resistencia a flexion:

Mgy = By F,. Zy
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M,, = 0,9x351.534,81 x—o20’
ex = ’ 1003
M, = 10,939 KN.m
M, = 8y.F,.Z,
28,35

M., = 0,9x351.534,81x

1003
M.y, = 8,959 KN.m

123

Verificacion a flexo compresion sin considerar el sismo.

P M M
U + Ux + uy <1
(Z)Pn MCX MCY

132,505 1,793 0,066

<
280,603 * 10,939 * 8,959

0,644<1

Verificacion a flexo compresion considerando el sismo.

123,238 0,748 0,269

<
280,603 + 10,939 + 8,959 — 1

0,540 <1

4.3.1.2. Cordones inferiores.

Figura 36: Elemento a flexo compresion “Cancha polifuncional”

Fuente: Elaboracién propia.

Elemento mas Solicitado a
flexo compresion
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Figura 37: Elemento a flexo traccion “Cancha polifuncional.

Elemento mas solicitado
a flexo traccién

Fuente: Elaboracion propia.

Disefio a Flexo compresion.
Datos de entrada:

Fy= 351.534,81307 KN/m?. (50 Klo/plg?).
E= 203.890.191,58 KN/m?. (29000 Klb/plg?).

dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
Seccion escogida:
HSS4x4x1/8.

Ag= 11,419 cm?.
rx= 4,005 cm.
ry= 4,005 cm.
K=1

L=0,411 m.

Comprobacién a compresién:

Pu= 36,624 KN. (Sin considerar el sismo).
Pu= 35,898 KN. (Considerando el sismo).

Relacién de esbeltez.

K.L 1x0,411
~0,04005

Ty



K.L
—=10,262
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.

_ m2E
= KL,
Ty
P m2x203.890.191,58
e (10,262)2

F, = 19,108,098,72 KN/m2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E
Si —<4,71 |—
T Fy

Fy
F, = l0,658Fel.Fy

203.890.191,58
351.534,813

10,262 < 4,71\/

10,262 < 41,182 Ok

351534813
R, = [0,65819.108-098,72 ] x351.534,813

F., = 348.838,341 KN/m?2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x348.838,341
@.F., = 313.954,507 KN/m2
Fuerza de disefio

0.P, = 0. F,.. A,
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11,419
1002

@.P, = 313.954,507 x
@.PB, = 358,505 KN
Verificacion.

®.P, > P,

358,505 >36,624 Ok

Comprobacién a flexion:

Zx= 41,951 cm3.
Zy=41,951 cm?.
Ag= 11,419 cm?.

MUx=9,682 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUy=0,0452 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUx= 9,494 KN.m  (Considerando el sismo).
MUy= 0,348 KN.m  (Considerando el sismo).

Mg, = 0. Fy. Z,

41,951
Me; = 0,9x351.534,813x — -
M, = 13,273 KN.m
Mg, = 0,.F,.Z,

41,951
My = 0,9x351.534,813x —

M., = 13,273 KN.m

Verificacién a flexo compresion sin considerar el sismo.

P M M
v, Zux oy gy
OF,  Mcx My

126



36,624 9,682 0,045
+ + <1
358,505 13,273 13,273

0,835<1

Verificacion a flexo compresidn considerando el sismo.

P M M
U Ux + uy <1
(Z)Pn MCX MCY

35898 9,494 0,348
+ + <1
358,505 ' 13,273 ' 13,273

0,842<1
Diseno a Flexo traccion.
Datos de entrada

Fy=351.534,813 KN/m?. (50 Klb/pl?).
Fu= 421.841,748 KN/m?. (60 Klb/m2).
dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
Zx= 41,951 cm®

Zy= 41,951 cm®

Ag= 11,419 cm?.

Comprobacioén a fluencia.

Pu= 133,714 KN (Sin considerar el sismo).
Pu= 130, 350 KN (Considerando el sismo).

B, = AyxE,
P, = 11419 351.534,813
n = 10z X°000%

P, =401,417 KN
@.P, =401,417x0,90

@.P, = 361,276 KN
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@.B, > Py

361,276 > 133,714 (Sin considerar el sismo).
361,276 > 130,350 (Considerando el sismo).

Comprobacidén a flexion:

Zx= 41,951 cm®.
Zy= 41,951 cm®.
Ag= 11,419 cm?.

MUx=1,166 KN.m  (Sin considerar el sismo).

MUy=0,03046 KN.m (Sin considerar el sismo).

MUx=1,188KN.m  (Considerando el sismo).

MUy=0,346 KN.m  (Considerando el sismo).

Mg, = 0. Fy. Z,

41,951
Me; = 0,9x351.534,813x — -
M, = 13,273 KN.m
M, = 0,.F,.Z,
41,951
My = 0,9x351.534,813x —

M., = 13,272 KN.m

Verificacion a flexo traccion sin considerar el sismo.

P M M
v, Mux Moy g
OF,  Mcx Mcy

133,714 1,166  0,0305
+ + <
361,276 ' 13,273 ' 13,273

0,460< 1
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Verificacion a flexo traccidn considerando el sismo.

P M M
U + Ux + uy <1
(Z)Pn MCX MCY

130,350 1,188 0,346
+ + <1
361,276 13,273 13,273

0,476 <1

4.3.1.3. Diagonales.

Figura 38: Diagonal mas solicitada “Cancha polifuncional”.

Fuente: Elaboracion propia.

Disefio a flexo compresion.

Fy=351.534,81307 KN/m?. (50 Klb/plg?).
E=203.890.191,58 KN/m?. (29000 Klb/plg?).
dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

Pu= 21,094 KN. (Sin considerar el sismo).
Pu= 20,688 KN. (Considerando el sismo).

Seccion escogida:

HSS3x3x1/8.

Elemento més
solicitado

129



Ag= 8,387 cm?.
rx= 2,972 cm.
ry=2,972 cm.
K=1

L= 0,229 m.

Comprobacién a compresion:

Relacion de esbeltez.

K.L 1x0,229
r,  0,02972
K.L
— =7,705
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.

r = n? E
¢ (ﬂ)z
Ty
F = m%x203.890.191,58
e 1x0,229

— == TN2
(M02972)

F, =33.893.992,173 KN/m?2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E
Si —< 4,71 |—
T Fy

Fy
F, = [0,6581%].@

203.890.191,58

7,705 < 4,71\/

7,705 < 41,182 Ok

351.534,813
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351.534,813

F, = 0,65833893992473] x351.534,813

F., = 350.012,095 KN/m?2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x350.012,095
@.F,, = 315.010,886 KN/m?2
Fuerza de disefio

Q.P, = 0.F... A

8,387
(Z). Pn = 315.010,886)6@

@.P, = 264,199 KN
Verificacion.

@.P, =P,

264,199 >21,094 (Sin considerar el sismo).
264,199 >20,688 (Considerando el sismo).

Comprobacién n a flexién:

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

MUx=6,0724 KN.m. (Sin considerar el sismo).

MUy=0,131 KN.m. (Sin considerar el sismo).
MUx=5,956 KN.m. (Considerando el sismo).

MUy=0,480 KN.m. (Considerando el sismo).

Propiedades HSS3x3x1/8.

Ag= 8,387 cm?.
Zx= 22,942 cm®.
Zy= 22,942 cm®,
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Célculo de la resistencia a flexion:

Mg = 0.y Z,

22,942
Mcx = 0,9x351.534,813x 1
M., = 7,258 KN.m
My, = 0p.Fy. Z,

22,942

M., = 0,9x351.534,81307x 1003

M., = 7,258 KN.m

Verificacion a flexo compresion sin considerar el sismo.

P M M
U Ux + uy <1
(Z)Pn MCX MCY

21,094 6,072 0,131
+ + <1
264,199 ' 7,258 = 7,258

0,934 <1

Verificacion a flexo compresion considerando el sismo.

P M M
v Mux Moy g
OF,  Mcx My

20,688 5,956 0,48
+ + <1
264,199 = 7,258 7,258

0,965<1
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4.3.1.4. Correas.

Figura 39: Correas a flexion “Cancha polifuncional”.

’ Elemento maés

| [ Y DI R

Fuente: Elaboracion propia.

Datos de entrada:

Fy=351.534,813 KN/cm?. (50 Klb/plg?).

E=203.890.191,58 KN/m?. (29000 Klb/plg?).
doc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

MUx=2,384 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUy=0,365 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUx=2,345 KN.m (Considerando el sismo).
MUy=0,355 KN.m (Considerando el sismo).

Seccion escogida:
HSS3x2x1/8.

Ag= 6,903 cm?.
Zx= 17,37 cm®,
Zy= 13,159 cm®.

Calculo de la resistencia a flexion:

Mgy = By F,. Zy



17,37
Mcx = 0,9x351.534,813x T3
M., = 5495 KN.m
M., = @,.F,.Z,

13,159
Mcy = O,9X351534,813XW

M;, = 4,163 KN.m

Verificacion a flexidn sin considerar el sismo.

M M
Myx | Moy 4
MCX MCY
2,384 0,365
+ <1
5,495 4,163

0,521 <1

Verificacion a flexién considerando el sismo.

|
MCX MCY

2,345 0,355
+ <1
5495 4,163

0,512 <1
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4.3.1.5. Columnas interiores.
Figura 40: Columnas a flexo compresion “Cancha polifuncional”
i

e
.-._-_-_-.-—"'_/‘“‘-—;‘-'-‘/

Columna a flexo
compresion

Fuente: Elaboracion propia
Datos de entrada:

Fy= 351.534,813 KN/m2. (50 Klb/plg?).
E= 203.890.191,58 KN/m?2. (29000 Klo/plg?).

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
Disefio a flexo compresion.

Seccion escogida:

HSS4x4x1/8.

Ag= 11,419 cm?,
rx= 4,005 cm.
ry= 4,005 cm.
K=1
L=2,125m.
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Comprobacién a compresién

Pu= 69,341 KN. (Sin considerar la carga de sismo).
Pu= 68,221 KN. (Considerando la carga de sismo).

Relacion de esbeltez.

K.L 1x2,125
r,  0,04005
K.L

—— =53,059
Ty

Esfuerzo de pandeo de Euler.
n? E

KL,
(7)

e —

= m2x203.890.191,58
¢ (53,059)2

F, =714.789,160 KN/m2

Esfuerzo de pandeo por flexion.

KL E , Fy
Si - <471 F_y si cumple: F,. = |0,658%(.F,

351.534,813
F., = |0,658714789,160 ]x351.534,813

F., = 286.135,308 KN/m?2
Esfuerzo de disefio

@.F., = 0,9x286135,308
@.F., = 257.521,777 KN/m2
Fuerza de disefio

0.P, = 0. F,.. A,



11,419

0.P, = 257.521,777 x—;

@.P, = 294,064 KN
Verificacion.

9.P, > P,

294,064 >69,341 ok (Sin considerar el sismo).

294,064 >68,221 ok (Considerando el sismo).

Comprobacidén a flexion

¢oc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).

MUx= 6,134 KN.m. (Sin considerar el sismo).
MUy=0,0921 KN.m. (Sin considerar el sismo).
MUx= 4,751 KN.m. (Considerando el sismo).
MUy= 1,439 KN.m. (Considerando el sismo).

Propiedades HSS3x3x1/8.

Ag= 11,419 cm?.
Zx= 41,951 cm®.
Zy= 41,951 cm®,

Calculo de la resistencia a flexion:

Mg = 9. Fy. Z,

41,951
Me: = 0,9x351.534,813x — 7
M, = 13,272 KN.m
M., = 0,.F.Z,

41,951
M, = 0,9x351534,813x —

M., = 13,272 KN.m
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Verificacion a flexo compresion, sin considerar el sismo.

PU MUX+MUY

+ <1
@Pn MCX MCY

69,341 6,134 0,092
+ + <1
294,064 13,272 13,272

0,705<1

Verificacion a flexo compresion, considerando el sismo.

P M M
U + Ux + uy <1
Q)Pn MCX MCY

68221 4,751 1,439
+ + <1
294,064 ' 13,272 " 13,272

0,698 <1

4.3.1.5. Columnas exteriores.

Figura 41: Columnas a flexo Traccion

-—7"'
\/ \
s ot W T"""--."‘/ M/h

e et

Columna a flexo traccion

Fuente: Elaboracién propia.
Datos de entrada.

Fy= 351.534,813 KN/m2, (50 Klb/pl2).
Fu= 421.841,747 KN/m2, (60 Klb/m2).
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¢dc= 0,9 (Factor de reduccion reduccion).
Seccidn escogida:

HSS4x4x1/8.
Ag= 11,419 cm2.
Zx=41,951 cm3
Zy=41,951 cm3

Comprobacién a fluencia.

Pu= 25,812 KN. (Sin considerar la carga de sismo).
Pu= 25,314 KN. (Considerando la carga de sismo).

P, = A xF,
P, = 11419 351.534,813
n =Tz Y

P, = 401,417 KN
@.P, = 401,417 x0,90
@.P, = 361,275 KN
@.B, > Py

361,275 > 25,812 (Sin considerar la carga de sismo).
361,275 > 25,314 (Considerando la carga de sismo).

Comprobacién a flexion:

Zx= 41,951 cm®.
Zy= 41,951 cm®,
Ag= 11,419 cm?,

MUx=6,090 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUy=0,096 KN.m (Sin considerar el sismo).
MUx=5,973 KN.m (Considerando el sismo).
MUy=0,23 KN.m (Considerando el sismo).
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Mg, = 0. Fy. Z,

41,951
M, = 0,9x35.153.481,307x — 3
M., = 13,272 KN.m
M., = 0,.F,.Z,
41,951
Mcy = O,9X351.534,813XW

M., = 13,272 KN.m

Verificacion a flexo traccion, sin considerar el sismo.

P M M
U Ux + uy <1
(Z)Pn MCX MCY

25812 6,090 0,096
+ + <1
361,275 ' 13,272 ' 13,272

0,538<1

Verificacion a flexo traccién, considerando el sismo.

P M M
v, Mux Moy g
OF,  Mcx My

25314 5973 0,230
+ + <1
361,275 ' 13,272 ' 13,272

0,537 <1
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Tabla 47: Resumen de diseiio de estructura de acero de: “Cancha polifuncional”

Elemento Perfil Eficiencia sin sismo | Eficiencia con sismo
Cordon superior | HSS4x3x1/8 0,644 0,540
Cordon inferior HSS4x3x1/8 0,46 0,476
Diagonales HSS3x3x1/8 0,934 0,965
Correas HSS3x2x1/8 0,521 0,512
Columna interior | HSS4x4x1/8 0,705 0,698
Columna exterior | HSS4x4x1/8 0,538 0,537

Fuente: Elaboracion propia.

Verificacion de la deflexion en estado de servicio.

Figura 42: Deflexion maxima de servicio de: “Cancha polifuncional”.

Fuente: Elaboracion propia.

Apsx= 0,868 mm

L 1220

Ajimite= 360 360

Pt Oby:
Pt Elrn:
L1 =

114
114

1= 1873

L2 =
3=

1=
2=
H3=

0016

9676

00035
-0001 4]
00071 3

= — = 3,390 mm > 0,868 mm "Cumple".
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4.3.2. Disefio de la estructura de hormigoén.

4.3.2.1. Columnas.

Figura 43: Columna de H°A®° a diseiiar de “Cancha polifuncional”.

Fuente: Elaboracion propia

Dimensiones de la columna:

b= 0,25m. (Dimension minima. CBH87)
h=0,30m. (En direccion “X” mayor momento).
Traslacionalidad de las columnas.

El apartado 8.3.1.2 de la norma CBH87, indica que: estructuras trasnacionales
aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan desplazamientos
transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el punto de vista de

estabilidad del conjunto.

Por lo tanto las columnas en cuestion son traslacionales.
4.3.2.1.1. Disefio de columna de H°A°.

Calculo del momento adimensional en direccion “x”.
Fuerzas internas.

M(mayor)= -6 KN.m



M(menor)= 5,811 KN.m

Nd= -45,221 KN

Calculo de inercias de las columnas.

i b * h3
D)
b= 0,25 m.

h=0,30m

li= 0,000562 m*.

Calculo de la longitud de pandeo.

Figura 44: Coeficientes de longitud efectiva.

Columna

Columna

articulada-articulada | empotrada-articulada

Columna
empotrada-empotrada

Columna
empotrada-libre

|

|

"

!

}

L, =0.699L

L, =0.5L

K=0.699

K=05

Fuente: Estructura de acero McCormac.

143

Para la columna de disefio, podemos considerarla como columna empotrada-libre.

a=2
l, =a.L

l, = 2x0,60=1,20m

Calculo de la esbeltez mecanica

lo
Ym=—
I

A

~.



li= 0,000562 m*
lo=1,20 m.

Ai= 0,25x0,30= 0,075 m?.

oo__ 120
™ 10,000562

0075
Y,, = 13,863

Calculo de la esheltez limite.

C
Aim = 35 ;

Doénde:

< 100

0,24 e
1+e2/ +3,4(e—2—1)
h

v: Axil reducido de célculo que solicita el soporte.

Ny
v =
Ac-fcd

M(mayor)= -6 KN.m

M(menor)= 5,811 KN.m

Nd= -45,221 KN

fcd= 25 Mpa.

C=0,20 (Armadura igual en las cuatro caras).
h= 0,30 m.

b= 0,25 m.

45,221x103
V= = 0,04

25 6
0,075x 1'5x10

M
e, = Abs( 7\;1;”)
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e, = Abs (45 221) =0,132m
e, = (Mmenor)
1 Nd
5,811
1= (45,221) =0129m

el/e2=1 Estructuras traslacionales.

Reemplazando valores:

P 0,2 0,24 5
lim = 3 m1+w+3,4(1—1) < 100
0,30
Aiim = 97,293

Revisar clasificacion de la columna.

Caso a).- Am<Alim, la pieza puede considerarse corta, despreciandose los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion de pandeo,
Am < Alim
13,863 < 97,293 Ok

Calculo del momento adimensional.

_ M(Mayor)
Ha = Ac +h = Fcd

B 6
Ya = 0,075% 0,3 * 16,666.667
u, = 0,02

Calculo del momento adimensional en direccion “Y”.
Fuerzas axiales

M(mayor)= 3,405 KN.m



M(menor)= 2,677 KN.m
Nd=-45,221 KN

Calculo de las inercias de las vigas.
~ bxhd

=

b= 0,20 m.

h= 0,30 m.
Ij= 0,00045 m*.

Calculo de inercias de las columnas.

i b x h3
T

b= 0,30 m.
h=0,25m
li= 0,00039 m*.

Célculo de la longitud de pandeo.

o=2
l,=a.lL

l, = 2x0,6
l,b,=120m

Calculo de la esbeltez mecanica.

lo
Ym=—
Ii
Ai
li= 0,00039 m*.

lo=1,20 m.
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Ai= 0,25x0,30= 0,075 m?.

o L20

™ 10,00039
0075

Y, = 16,641

Calculo de la esheltez limite.

C
Aim = 35 ;

Doénde:

0,24
1+3

Z/h

e
+34(—=—1)2| < 100
€z

v: Axil reducido de célculo que solicita el soporte.

Ac-fcd

M(mayor)= 3,405 KN.m

v

M(menor)= 2,677 KN.m

Nd= -45,221 KN

fcd= 25 Mpa.

C=0,20 (Armadura igual en las cuatro caras).
h= 0,25 m.

b= 0,30 m.

45,221x103

25
0,075x 15

V= = 0,04

x10°©

M
e, = Abs( 7\;1;”)

e; = Abs (25=) = 0,075 m.

45,221
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emin = 0,02 m.

Reemplazando valores:

0,2 0,24

7 e 0075,
0,25

Atim = 35 +3,4(1-1)%| < 100

Aiim = 100
Revisar clasificacion de la columna.

Caso a).- Am<Alim, la pieza puede considerarse corta, despreciandose los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion de pandeo,
Am < Alim
16,641 < 100 Ok

Calculo del momento adimensional.
B Mb
"~ Ac* b« Fed

Mdb= 3,405 KN.m

ub

Ac= 0,075 m?
b= 0,25 m.
fcd= 16,667 N/mm?.

~ 3,405
" 0,075 % 0,25 * 16,666.667

Up

u, = 0,011

Calculo del acero de refuerzo.



ua= 0,02.

ub=0,011.

v=0,04.

Del &baco en roseta para flexion esviada, tenemos:

w=0,10
W= At-fyd
Ac-fcd

At.fyd=U= Capacidad mecanica.

b= 250 mm.

h= 300 mm.

U= W'AC'de

U= 125KN

16,667
U = 0,10x(300x250)x ———

1000

Figura 45: Eleccion de armadura de columna de la cancha.

CAPACIDAD MECANICA EN kN

f. (N/mm?) = 500

=115

U=A-f, U=A-f, f, (N/mm?) =434,78
Digmetro Nimero de barras

(mm) 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
[} 12,3 248 38,9 49,2 61,5 73,8 86,1 983 | 1106| 1229
8 219 437 656 | 874| 1093| 131,1| 1530 1748| 1967 | 2185
10 341 6683 1024 Q&S.BJ 1707 | 2049 | 2390 | 2732| 3073 | 3415
12 49,2 98,3 | 1475| 1967 | 2459 | 2050 | 3442 | 3934 | 4426 4917
14 66,9 13309 2008 | 267,7| 3346| 4016| 4685 | 5354 | 6024| 669.3
16 BT 4 1748 | 2623 | 3497 4371 5245 | B119 699,3 7868 | 8742
20 136,6 2732 4098 546,4 683,0 8195 | 956,1 |1.092,7 | 1.229,3 | 1.365,9
25 2134 4268 6403 | 853,7| 10671 |1.280,5 | 1.484,0 | 1.707,4 | 1.920,8 | 2.134.2
3z 349,7 699.3 | 1.049,0 | 1.398,7 | 1.748,4 | 2.098,0 | 2.447.7 | 2.7974 | 3.147,1 | 3.496,7
40 5464 |1.092,7 [ 1.639,1 | 2.185,5 | 2.731,8 | 3.278,2 | 3.824,5 | 4.370,9 | 4.917,3 | 5.463.6

Fuente: Jiménez Montoya. 15 Ed.
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4¢p10mm
Armadura minima

AS(miny = 0,04 * h = 0,04 * 25 * 30 = 3cm?

Numero de barras(@10mm) = ~ 4010mm

3
0,785

Calculo de la armadura transversal.

(Z)estribo > {1/4‘ Q)longitudinal
@6 mm

1 —
x12 = 3mm
(Z)estribo = { /4
6 mm
Destribo = 6MmM
Separacion de las armaduras.

b o h, el menor
S < 30 cm

15¢longitudinal

25cm

S< 30 cm
15x1 =15 cm
Usar ¢6mm c/15cm.

Resumen:

4$p10mm

AN

25¢cm
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4.3.2.2. Disefio de zapatas.

Cargas de servicio y cargas ultimas

Tabla 48: Fuerzas internas de servicio.

Ps= 30,676 KN
Mys= 0,162 KN.m
Mxs= 1,533 KN.m

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 49: Fuerzas internas dltimas.

Pu= 57,821 KN
Myu= 3,405 KN.m
Mxu= 5,946 KN.m

Fuente: Elaboracion propia.
Ancho de la zapata “a”.

Se decide trabajar con una zapata cuadrada

1,25N
Ap=at="2
0 0 Oadm
_ 1,25 % 30,676 — 0561
a= 122 oo

a = 0,80 m "Zapata cuadrada”

Excentricidades.

e, ==
N

1,153 100 = 3,759 < b _80 13,333
= * = —_——= —=
L T 30,676 SOTm S =g 933 Cm

"Cumple"
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M
eg = N_S

0,162 B 80 . .
eg = 30,676 * 100 =0,528cm < g = 3 = 13,333 cm Cumple

Al verificar las excentricidades, se verifica que estas caen dentro del tercio central de

la zapata, con lo que aseguramos que no existen esfuerzos a traccion en el suelo.
Canto de la zapata.

Para presiones admisibles sobre el terreno bajas (Gaam < 160 KN/m?), Tenemos:

d= a.b
T (2k—-1
1276 N
k = O—t = _u
o a.
_ 57821 _ . KN _A206
tT08%080 07 m2 90345 "

L_ | os0-080
= 2%14124—1 oM

h=d+r r=4cm
h=20cm d=16cm r =4cm
Clasificacion de zapata.

Antes de realizar el calculo de las armaduras de la zapata. Se debe de clasificar a la

zapata como flexible (h<v/2) o rigida (h>v/2).
hc=30cm (Canto de la columna)

bc=25cm (Base de la columna)

d= 16 cm (Canto de la zapata)

80 — 25
V =

= 27,50 cm < 2h = 40cm "Zapata rigida"



153

Verificacion de esfuerzos.
Se comprobo que las excentricidades caen dentro del tercio central por lo que:
Opmin > 0 KN/m?

N+ P
axa

e
01 = Opeq(1+6n)  Opeq = n= 3

P= Y.a?2.h =25%0,802 0,20 = 3,20 KN "Peso de zapata"

_ Ng+P_ 30,676 + 3,20
Omed = T 0T T 70,80 + 0,80

= 52,931 KN/Hr12

e 0,528
80

n= = 0,007

KN
01 = Omix = Omea(1 + 6n) = 52,931(1 +0,007) = 55,028

N
Omax = 55,028 F < Oadm = 122? "Cumple”

Armadura de la zapata.

Para zapatas rigidas. Tenemos mediante el método de bielas y tirantes:

Ryy N
AS'fyd = W(xl - 0,25 ao) fyd < 400W

N, 57,821
Riq =" (1+3n) = ———(1+3+0,007) = 29,483 KN
1+ 4n 1+ 4 %0,007

X1 =0,201m

= a1 - V8012w 0007

29,483

As-fyd = m (0,201 — 0,25 % 0,25) = 30.088,872 N

195.673,724
Ag=—"T""

— 2
s 200 75,222 mm

Armadura minima

Ag = p.a.d Pmin = 1%o0



As(min) = 0,001 % 800 * 160 = 115,2mm?
NUmero de barras

)

11
Sid10mm NB =

7854 ~ 3010mm
Separacion
=B—2r=800—2>|<4z 35cm
N-—1 3—-1
Resumen:

Usar 3010mm c/35cm
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5.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.
5.1. Conclusiones.

155

e Podemos decir que se logré cumplir con el Objetivo General del Proyecto que

fue realizar el disefio estructural de la Unidad Educativa “José Mariano

Serrano”, siguiendo los lineamientos de la Norma Boliviana del Hormigén

(CBH- 87) y la Norma NB 1225004-1. para las estructuras metéalicas.

e Se observd que los valores de la resistencia de capacidad portante mediante

terzaghi son en su mayoria mayores que los determinados mediante el ensayo

gadm gadm

Fosa Terzaghi SPT
(Kglem?) | (Kglcm?)

1,11 1,05

) 1,22 1,14

1,34 1,14

1,75 1,24

de SPT.
gadm gadm
Fosa Terzaghi SPT
(Kglcm?) | (Kg/lcm?)
3,66 1,22
L 4,02 1,34
4,02 1,34
4,39 1,46
gadm gadm
Fosa Terzaghi SPT
(Kglem?) | (Kglem?)
1,95 0,65
3 1,95 0,65
3,66 1,22
4,02 1,34

e Con el estudio topogréfico se obtuvo el siguiente perfil longitudinal del predio.

| (612,08 msnm).

Realizando el anélisis se obtuvo: 45,47 m® (Corte) y 443,51 m® (Relleno).
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En el disefio sismico de la estructura metélica de la cancha polifuncional, se

observo que la carga sismica produce esfuerzos axiales a traccion.

Las vigas de hormigon armado se disefiaron procurando de que su
comportamiento mecanico esté dentro del Dominio N°3, ya que de esta manera
se puede aprovechar de forma Optima la pieza, es decir de que el acero
solamente cumpla con su funcion principal, la de absorber los esfuerzos de
traccion y el hormigon los esfuerzos de compresion.

En el disefio de las columnas se observo que es muy importante clasificar a la
estructura como traslacional o instraslacional, ya que los resultados de las
capacidades mecéanicas varian de forma significativa.

Al realizar el disefio de las zapatas medianeras, inicialmente las excentricidades
caian fuera del tercio central, provocando un armado con doble parrilla, por lo
que se colocaron vigas centradoras, estas con el fin de absorber los momentos.
En el disefio de las cerchas de estructura metalica, se puede observar que hay
elementos que no estan siendo aprovechados con un buen porcentaje de
eficiencia, sin embargo, estas estan dispuestas con una seccion tal que no
excedan la relacion de esbeltez limite de 300.

La duracion aproximada del proyecto son 419 dias habiles.
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El costo de la unidad educativa por unidad de superficie es aproximadamente:

2.993.594,98 (Costo total) B
Costo = - —— =4.872,90 PS/
614,335(Area construida) m

5.2. Recomendaciones.
Ante la inexperiencia en proyectos, se recomienda apoyarse en las normas

vigentes del pais y en los criterios de autores calificados.

Para evitar las patologias en el hormigén, se recomienda realizar el nimero

suficiente de sondeos.

Se recomienda realizar el nimero maximo de combinaciones de carga, para de

esta manera poder cubrir todos los escenarios que se puedan presentar.

En el disefio de las columnas, se recomienda calcular las armaduras con todas
las combinaciones de carga consideradas, esto debido a que no siempre se

obtiene la mayor &area de acero con la combinacion con mayor carga axial.

Se recomienda realizar los ensayos de laboratorio de hormigones, para asi de

esta manera poder obtener las proporciones mas aproximadas.

Se recomienda emplear materiales con la mayor resistencia posible, esto con el

fin de obtener estructuras menos robustas y mas estéticas.

Se recomienda disefiar cualquier estructura a sismo, mucho mas si se trata de

estructuras con aglomeraciones significativas de personas



