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1. Introduccion y bases generales del proyecto

1.1. Introduccién

En el curso 2015 se propusieron dos estructuras a calcular, correspondientes a los dos
madulos del complejo Citadino Prado, actualmente en construccion. De estas dos estructuras debe
elegirse una, habiéndose definido nuestro equipo por el edificio que da sobre la Avenida
Agraciada, de 11 pisos, que se muestra en la Figura 1-1.
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Figura 1-1. Ubicacion del edificio

1.2. Normativa aplicada

Son de aplicacion las normas:

e EHE - 08: “Instruccion de hormigoén estructural” — 42 edicion, diciembre 2010 [1].
e UNIT 33:91: “Cargas a utilizar en el proyecto de edificios” [2].
e UNIT 50-84: “Norma para accion del viento sobre construcciones” [3].

1.3. Materiales
Se utilizarén los siguientes materiales:
e Hormigon:

o Resistencia de proyecto: f,;, = 300 kg/cm?

e Barras de acero conformadas de alta adherencia con:
o Limite elastico de proyecto: f, = 5.000 kg/cm?
o Méddulo de elasticidad: E; = 2.100.000 kg/cm?



2. Cargas de proyecto

A los efectos de calcular el peso propio de los materiales constructivos, se tomaron los valores
indicados en [2] correspondientes al peso especifico de cada uno de ellos:

- Hormigén armado: yy = 25kN/m3

- Contrapiso: ¥contrapiso = 22 kN/m?

- Revoque: Vyepoque = 21 kN/m?

- Ladrillos: ¥;q4rities = 17 kKN/m3

- Ticholos: ¥¢icholos = 14 KN/m3

- Revoque fino: ¥repoque,fino = 17 kN/m?

- Revestimiento cerdmico: ¥ ersmico = 0,2 kN/m2cm

Por otro lado, de los fabricantes se obtuvieron los siguientes datos:
- Poliestireno: y,o; = 0,15 kN/m?
- Superseal: Vsypersemr = 13 kN/m?

2.1. Peso de entrepisos

El espesor de entrepiso adoptado es el minimo exigido por la normativa municipal, de 20
cm. En la seccidn 3.3 se detalla el predimensionado de las losas, que tendran un espesor de 15
cm. Por otra parte, se consider6 un espesor de revoque en los techos de 1 cm y un contrapiso de
4 cm. De esta manera, el peso de cada entrepiso por m2 seré:

Hormigén: PPy = ejp5q " Yu = 0,15 m:25kN/m3 = 3,75 kN/m?
Revoque: PPe, = 1 CM * Yreyoque = 0,01 m-21kN/m? = 0,21 kN/m?
- Contrapiso: PPgone = 4 €M * Yeontrapiso = 0,04 m - 22 kN/m? = 0,88 kN/m?

- PPentrepiso = PPy + PP.oy, + PP op = 4,84 kN/m2

2.2. Peso de muros

Las cargas de peso propio de cada una de las tipologias de muro presentes en el proyecto se
muestran en la Tabla 2-1, calculadas a partir de los pesos especificos antes sefialados.

Tabla 2-1. Peso propio de muros

Muro ((I:(ilr/?n"’; Muro g(ilr/gf;
M 01 9,66 M 08 8,35
M 02 8,06 M 09 11,52
M 03 8,17 M 10 8,27
M 04 6,94 M 11 6,12
M 05 5,26 M 12 6,92
M 06 4,32 M 13 7,01
M 07 3,50 M 14 9,70

2.3. Sobrecargas de uso

Los valores asignados a las sobrecargas a las que estard sometida la estructura en servicio
también se obtuvieron de [2]. Los valores establecidos para cada caso se muestran en la Tabla
2-2.



Tabla 2-2. Sobrecargas para los distintos recintos

Recinto (Eﬁ/rg% Recinto (gz;r%%
Bafio 1,5 Circulacion 2,0
Dormitorio 1,5 Cocina 1,5
Living 2,0 Depdsito 4,0
Terraza 3,0 Azotea 1,5
Escalera 3,0 S.U.M. 3,0
Palier 3,0 Balcén 3,0

En los balcones se asigné ademas una sobrecarga uniforme vertical hacia debajo de 1
kN/m en el borde, asi como una horizontal hacia el exterior de 1 kKN/m que genera a su vez un
momento flector uniforme.

2.4. Cargas de viento
Las cargas debidas al viento usadas para analizar la estabilidad global de la estructura se

calcularon a partir de [3]. Esta establece que la presion de calculo es:

16,3

qc con v, =K. K,.K;.K.vp

siendo: vy: Velocidad caracteristica del viento del lugar, en m/s
K;: Coeficiente que tiene en cuenta las caracteristicas topogréaficas del lugar

K,: Coeficiente que expresa la ley de variacién de la velocidad en funcién de la altura y
de la rugosidad del terreno

K,: Coeficiente que tiene en cuenta las dimensiones de la superficie de influencia del
elemento estudiado

K. Coeficiente que tiene en cuenta el grado de seguridad requerido para cada tipo de
construccién y su vida util

Como la estructura esta ubicada a una distancia menor a 25 kilémetros del Rio de la Plata se
tomé v, = 43,9 m/s .

Tomando como hipotesis que las condiciones topograficas presentadas en el lugar son
normales se considera K; = 1. Por otro lado, al estar realizandose un calculo de presiones se tiene:
K; =1. Como la estructura pertenece al grupo B (edificios para viviendas y oficinas, etc.) se tiene
K = 1,15.

Se considerd que la estructura se construird en un terreno tipo IV: zonas cubiertas por grandes
construcciones, centros de grandes ciudades (altura media mayor que 25 m). Por lo que se calculd
el valor de K, de la siguiente manera:

70,22

K, =06 (E)

Tomando las distintas alturas de los pisos, se hallaron los valores de K, y a partir de ellos
la presion de célculo del viento ejercida en los distintos pisos, como se muestra en la Tabla 2-3.



Tabla 2-3. Presiones de célculo para los distintos pisos

Piso z K, Ye qe
m - m/s kg/m2
1 3,4 0,473 23,89 35,02
2 6 0,536 27,07 44,96
3 8,6 0,580 29,30 52,68
4 11,2 0,615 31,06 59,17
5 13,8 0,644 32,52 64,86
6 16,4 0,669 33,77 69,98
7 19 0,691 34,89 74,66
8 21,6 0,711 35,88 78,99
9 24,2 0,729 36,79 83,05
10 26,8 0,745 37,63 86,86
11 294 0,761 38,40 90,47

A partir de las presiones de calculo se calcularon las fuerzas puntuales resultantes
ejercidas por el viento, aplicadas en cada piso de la estructura, multiplicando la presion por el area
de influencia de cada piso y por los coeficientes de presion calculados segun el capitulo 8. En
cada direccion se trabajo con la fuerza total, es decir, con la suma de las fuerzas en una cara'y
otra. Por lo tanto, se sumaron los coeficientes de presion maximos en una cara y su paralela,
resultando en una fuerza total en cada direccion. Se tienen entonces para cada piso una fuerza
paralela a las medianeras (F;) y otra perpendicular a ellas (F,), halladas a partir de los
coeficientes de presion resultantes 1,384 y 1,400 respectivamente.

Tabla 2-4. Fuerzas horizontales debidas al viento en cada piso

Piso z e Fi Fy

m kg/m2 kg kg
1 3,4 35,02 1878,5 4333,8
2 6 44,96 1844,3 4255,0
3 8,6 52,68 2160,9 4985,3
4 11,2 59,17 2427,2 5599,8
5 13,8 64,86 2660,7 6138,5
6 16,4 69,98 2870,7 6622,9
7 19 74,66 2229,9 5299,4
8 21,6 78,99 2359,3 5607,1
9 24,2 83,05 2480,3 5894,6
10 26,8 86,86 2594,2 6165,3
11 29,4 90,47 2702,1 6421,7




3. Predimensionado de estructura

3.1 Pilares

A partir de los planos arquitectdnicos, se define la ubicacion y las dimensiones aproximadas
de los pilares. Se intenta esconderlos en los muros proyectados, por lo que se tiene entonces
acotadas las posibles ubicaciones de los pilares a los tramos de muros continuos en todos los
pisos, a la vez que se limitan las dimensiones de los mismos.

En la Figura 3-1 se muestra la ubicacion de los pilares, escondidos en los muros proyectados
por los arquitectos, en una de las plantas del edificio.
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Figura 3-1. Ubicacion de los pilares y dimensiones de predimensionado. Planta sobre piso 7.

Por otra parte, los muros que rodean las escaleras y el ascensor conformaran un ndcleo rigido
de pantallas. En la Figura 3-2 se muestra un esquema en planta del mismo.

NUCLEO

Figura 3-2. Esquema en planta de ndcleo rigido



Para dimensionar la geometria de los pilares se utilizd el método de las areas de
influencia. Se trabajé con una planilla de calculo, dejando como variable el espesor de las losas.
En AutoCad se dibujaron y midieron las areas de influencia de cada pilar, asignandole a cada uno
de ellos las cargas de peso propio de la losa, las vigas, los muros y las sobrecargas, en cada piso,

que correspondieran.
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Figura 3-3. Areas de influencia de pilares en planta sobre piso 1
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Figura 3-4. Areas de influencia de pilares en planta sobre piso 7

Una vez calculada la carga total que debe llevar cada pilar, se dimensiond el largo y el
ancho (en general restringido) necesarios en cada uno para que se cumpla la siguiente

verificacion:
Py=16P,<P,=085-09"f.4-A

Los resultados de este dimensionado se muestran en las tablas que siguen.



Tabla 3-1.

Verificacion de compresion en pilares

Seccién de cada Pilar por piso y admisibilidad de la pieza (kN)
Piso 11 Piso 10 Piso 9 Piso 8 Piso 7 Piso 6 Piso 5 Piso 4 Piso 3 Piso 2 Piso 1 Piso 0
Carga disefio (kN) 758 1660 2582 3503 4388 5273 6147 6993 7839 8685 9532 10378
N Seccién 1304 | 13| 1304 | 13| 1.304 | 13| 1.304 | 13| 1.304 ‘ 13 1.304 ‘ 13 | 1304 | 13 | 1.304 ‘ 13 | 1.304 ‘ 13| 1304 | 13| 1.304 | 13| 1.304| 13
Carga adm (kN) 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937 25937
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 95 240 393 535 677 819 961 1102 1244 1386 1527 1669
Seccién 100 13 | 100 13 | 100 13 | 100 13 | 100 13 100 13 100 13| 100 13 | 100 13 | 100 13 100 13 100 13
P1 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 95 240 393 535 676 818 960 1102 1243 1385 1526 1668
Seccién 100 13 | 100 13 | 100 13 | 100 13 | 100 13 100 13 100 13 | 100 13 | 100 13 | 100 13 100 13 100 13
P2 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 161 390 580 802 1023 1244 1466 1687 1908 2130 2351 2572
Seccién 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13| 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13
P3 Carga adm (kN) 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 157 371 554 759 964 1170 1375 1580 1786 1991 2196 2402
Seccién 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13
P4 Carga adm (kN) 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 98 261 415 567 720 872 1025 1167 1310 1453 1596 1739
Seccién 150 13| 150 13 | 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13| 150 13 | 150 13 | 150 13 150 13 150 13
P5 Carga adm (kN) 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
aps ., ., .
Tabla 3-2. Verificacién de compresion en los pilares
Seccion de cada Pilar por piso y admisibilidad de la pieza (kN)
Piso 11 Piso 10 Piso 9 | Piso 8 ‘ Piso 7 ‘ Piso 6 Piso 5 Piso 4 Piso 3 Piso 2 Piso 1 Piso 0
(Carga disefio (kN) 107 255 406 555 704 854 994 1178 1363 1548 1732 1917
P6 Seccion 150 | 13 150 | 13 150 | 13| 150 |13 | 150 |13 ] 150 | 13| 150 13| 150 | 13| 150 | 13| 150 13| 150 13| 150 ‘ 13
Carga adm (kN) 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 64 158 1 366 461 557 652 172 893 1013 1133 1253
Seccién 80 13 80 13 150 | 13| 150 |13 | 150 |13 ] 150 | 13| 150 13| 150 13| 150 13| 150 13| 150 13| 150 | 13
P8 Carga adm [kN) 1591 1591 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984 2984
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN 119 287 468 626 785 944 1111 1326 1541 1756 1971 2186
Seccién 40 17 80 17 80 17 80 17 80 17 80 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 | 17
P9 (Carga adm (kN) 1040 2081 2081 2081 2081 2081 2601 2601 2601 2601 2601 2601
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
(Carga disefio (kN) 91 216 339 462 585 707 904 1164 1423 1682 1941 2200
Seccién 17 17 17| 80 17 80 17| 80 17 80 17| 80 17 80 17| 80 17 80 17| 80 17 80 27 60
P10 (Carga adm (kN] 442 2081 2081 2081 2081 2081 2081 2081 2081 2081 2081 2479
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 130 311 507 674 840 1007 1195 1467 1739 2011 2283 2555
Seccién 40 17 80 17 80 17 80 17 80 17 80 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 | 17
P11 Carga adm [kN) 1040 2081 2081 2081 2081 2081 2601 2601 2601 2601 2601 2601
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
(Carga disefio (kN) 60 136 223 309 395 481 625 893 1162 1431 1700 1969
Seccién 80 13 80 13 100 | 17 | 100 |17 | 100 |17 | 100 | 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 17 | 100 | 17
P12 (Carga adm (kN) 1591 1591 2601 2601 2601 2601 2601 2601 2601 2601 2601 2601
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
~
aps -y -y -
Tabla 3-3. Verificacion de compresion en los pilares
Seccién de cada Pilar por piso y admisibilidad de la pieza (kN)
Piso 5 Piso 4 Piso 3 Piso 2 Piso 1 Piso 0
Carga disefio (kN) 47
Seccion [ 65 |13
P7 Carga adm (kN) 1292,85
Admisibilidad VERIFICA
Carga disefio (kN) 86 257 428 599 771 942
Seccion 75 13 75 13 75 13 75 13 75 13 75 13
P13 Carga adm (kN) 1492 1492 1492 1492 1492 1492
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 120 254 389 523 657 791
Seccion 100 | 13| 100 | 13| 100 |13 | 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13
P14 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 210 446 682 917 1153 1389
Seccion 100 | 13| 100 | 13| 100 |13 | 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13
P15 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 154 411 668 925 1183 1440
Seccién 100 | 13| 100 | 13| 100 |13 | 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13
P16 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA
Carga disefio (kN) 105 249 392 535 679 822
Seccion 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13| 100 | 13
P17 Carga adm (kN) 1989 1989 1989 1989 1989 1989
Admisibilidad VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA VERIFICA




3.2. Vigas

Se eligid para todas las pantas una estructura de losas sin vigas, exceptuando el perimetro de
las mismas. Las vigas de contorno seran invertidas de seccion 13x60 cm, ya que los pilares
pantalla tendrén en general un espesor de 13 cm, limitado por el ancho de los muros de 15. La
altura de las vigas se eligié de manera de que sea aproximadamente un décimo de la luz en la viga
de mayor largo. El hecho de que sean invertidas responde a la ventaja que presenta encofrar un
fondo de losa continuo en toda la planta, en cuanto a facilidad y rapidez de construccion.

3.3. Losas

El proceso de predimensionado de losas y pilares fue iterativo, es decir, se SUpuso un espesor
de losa, se hallaron las dimensiones necesarias de los pilares y luego se calcularon las flechas en
las losas, verificando si el espesor es suficiente o si hay que aumentarlo porque las luces son
excesivas. Mediante este procedimiento se llegd a un espesor de losa de 15 cm; las verificaciones
de flechas, tanto totales como activas, se muestran en 6.1.

4. Estabilidad Global

La estructura se considera intraslacional, por lo que se efecttia la comprobacion que establece
la norma para dichas estructuras. Esta indica que para edificios de menos de 15 plantas, en los
gue el desplazamiento maximo en cabeza bajo cargas horizontales caracteristicas, calculado
mediante la teoria de primer orden y con las rigideces correspondientes a las secciones brutas, no
debe superar 1/750 de la altura total.

En el sentido paralelo a las medianeras se consideré que los elementos rigidizadores de la
estructura son los porticos formados por pantallas y vigas. Para ajustarse a lo exigido por la norma
se decidio realizar un modelo simplificativo que distribuya los esfuerzos horizontales entre los
porticos de acuerdo a su rigidez. Este consiste en ubicar a todos los porticos en un mismo plano,
conectados por bielas que transmitan solamente fuerzas horizontales, simulando el
comportamiento de las losas. Las pantallas, a excepcion del nucleo, se consideraron simplemente
apoyadas en la base. Como se mostré en 2.4, se resumieron las cargas del viento a fuerzas
concentradas aplicadas en cada piso; el modelo se muestra en la Figura 4-1.

En el sentido perpendicular a las medianeras se consider6 que el ntcleo es el Unico elemento
rigidizante, siendo en este caso mas sencillo el modelo de estudio, que consiste en una ménsula
empotrada en su base con la seccion transversal del nucleo.

10
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Figura 4-1. Modelo de pérticos rigidizadores
Los resultados del modelo de pdrticos rigidizadores se muestran en la Figura 4-2. La deformacién

en la cabeza arrojada por el programa es A= 1,44 cm. La deformacién méxima permitida por
norma es:

H 294 m

Por lo tanto, se verifica la limitacion de ladeo maximo en el sentido paralelo a las medianeras.
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Figura 4-2. Deformada en modelo de pdrticos rigidizadores

Los resultados del analisis en la otra direccion se muestran en la Figura 4-3. La

deformacion en la cabeza del edificio calculada por el software es de 2,56 cm, verificandose asi
el ladeo maximo en la direccion perpendicular a las medianeras.
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Figura 4-3. Modelo de ntcleo rigido y resultados



5. Modelo computacional del edificio

Para obtener las solicitaciones que determinaran el dimensionado de la estructura se
modelo a la misma utilizando el software SAP2000. Se decidié no modelar al edificio como un
todo, sino a cada planta por separado, entendiéndose que esto simplifica el trabajo y la
interpretacion de los resultados.

Las losas se modelaron usando elementos Shell Thin, que desprecian la deformacién por
cortante, de acuerdo a la teoria adoptada habitualmente para losas delgadas como las del edificio,
de espesores menores o iguales a 15 cm. En la misma linea, se desprecid a su vez la rigidez xy de
los elementos de losa, ya que los momentos flectores usados para dimensionar la armadura son
segun las direcciones ortogonales x e y, conformando la malla de hierro.

En cuanto a las vigas, se modelaron como elementos Frame, despreciando su rigidez
torsional, de acuerdo a la teoria habitual de dimensionado. Por otro lado, para considerar la
excentricidad existente entre el baricentro de las vigas y el de las losas se aumento la rigidez a
flexion de las primeras, de acuerdo al siguiente razonamiento:

I*——3+bh2—a I - a= 1+—1262 = 2,6875

— — — —

12 ¢ h? '

donde « es el coeficiente de |||ayoracic')n (Il odifyer) de la inercia del elemento de viga

e es la excentricidad entre el baricentro de la viga y el de la losa

SEEnEE

h es la altura de la viga

v

Figura 5-1. Esquema de excentricidad de baricentro de viga respecto al de la losa.

Los pilares se modelaron como elementos Frame, de altura 2,6 m, coincidiendo su
baricentro con el de las losas. Las pantallas se consideran simplemente apoyadas en los extremos,
ya que tienen una rigidez importante y en el modelo de la estructura adoptado se considera que
los porticos de vigas y pilares son los que llevan los esfuerzos horizontales, y por lo tanto estan
sometidos a momento flector. La rigidez torsional, en tanto, fue despreciada. En la Figura 5-2 se
muestra el modelo realizado en el software para las plantas sobre pisos 1 al 4. Las vigas que se
ven en el interior de la losa son de seccion y rigideces despreciables, y fueron colocadas de manera
de poder cargar el peso de los muros.

Introduciendo entonces las cargas del entrepiso (losa, revoques y contrapisos), los muros,
los pilares y las vigas, asi como las sobrecargas, se tienen distintas combinaciones de carga que
seran de utilidad para el calculo de las solicitaciones actuantes en la estructura.
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Figura 5-2. Modelo computacional de plantas sobre niveles 1 al 4.

En la Figura 5-3 se aprecian las diferentes sobrecargas aplicadas en las diversas estancias de la

planta de la Figura 5-2.
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Figura 5-3. Sobrecargas en plantas sobre niveles 1 al 4.

La Figura 5-4 muestra las cargas correspondientes a los muros de la planta de la Figura 5-2.

Figura 5-4. Cargas de muro en plantas sobre niveles 1 al 4.
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6. Losas

6.1. Estado Limite de Servicio

6.1.1. Estado Limite de Deformaciones

Conforme a lo indicado en [1], para analizar las deformaciones que se producen en el
tiempo en la estructura, se definieron los estados de carga y el momento de la obra en el que se
introducen:

go: Peso propio de los elementos de hormigén armado (losas, vigas y pilares)
3 semanas (debido al desencofrado de los elementos estruturales)

01: Carga de muros
3 meses

02: Cargas de contrapisos y revoque
5 meses

sc: Sobrecarga (para deformaciones se considera un 30% del total)
6 meses

Para el calculo de flecha diferida, la norma define coeficientes & funcién de la duracién de la
carga, que se muestran en la Tabla 6-1.

Tabla 6-1. Coeficientes & para caclulo de flechas diferidas

Tiempo &
5 0 mas arios 2
1 afio 1.4
6 meses 1,2
3 meses 1,0
1 mes 0,7
2 semanas 0,5

Se calcula la flecha diferida para un periodo de 5 afios 0 mas. Para edad j de carga y edad
t de célculo de flecha, el valor a tomar de dicho coeficiente sera la resta: & — &; (Se esta del lado
de la seguridad al no considerar la armadura de compresion para el calculo). Por lo tanto, la flecha
diferida producida por go sera:

di i
5golf = ($sanos — stemanas)@éo

Anélogamente se obtienen las deformaciones diferidas producidas por los restantes estados de
carga:

d' .
6g1lf = ($5atios — ‘meeses)@él
di i
6gzlf = (ESaﬁos - meeses)aéz

di i
(Ssclf = (’fSaﬁos - ‘fﬁmeses)(sslc

15



Flecha total:

Se considera entonces a la flecha total a la suma de la flecha instantanea producida por
todas las cargas y la flecha diferida debida a las cargas permanentes y cuasi permanentes a partir
de su actuacion:

. d' . d' . d' . d'
Stotal = 8b, + 60T + 8L + 857 + 8L + 85T + 8t + 8

- 5tota1 = 5;30 (1 +'(€5aﬁos - 'stemanas)) + 5;;'1 (1 '+ ($5aﬁos - €3meses))
+ 652(1 + (ESaﬁos - ESmeses)) + S;C(l + (fSaﬁos - f6meses))

= Sotal = 85,(1+ (2,0 -0,6)) + 85, (1 + (2,0 - 1,0)) + &5, (1 + (2,0 — 1,13))
+65(1+(20-12))

- Siotal = 2,485 +2,0-68,, +1,87-685 +1,8- 8L

De esta manera, se cre6 una combinacién de cargas en el programa a partir de la ecuacion
anterior, hallando asi la flecha total. Los resultados, para las plantas sobre piso 1y sobre piso 7
se muestran en la Figura 6-1 y la Figura 6-2.

el / B B 0.00
_}# — T = -0.35
‘ ‘ 0,70
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140
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11 B N | ; -2.80
e —/' T Jl T ] ‘ |
He ] I i 3,50

] i i 0 | | l ‘ T o
e i ‘I it' -3.85)
~| $ = | T 420
== " -4.55
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Figura 6-1. Flecha total, en metros, en planta sobre piso 1.
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Figura 6-2. Flecha total, en metros, en planta sobre piso 7
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La norma [1] establece para edificaciones normales, a falta de exigencias mas precisas,
limites admisibles para la flecha total en términos de la longitud del elemento que se comprueba.
Debe cuplirse:

L/250
fror < {L/SOO +1cm

En las figuras se aprecia que la flecha méxima es de alrededor de medio centimetro, por
lo que la limitacion f;,; < L/500 + 1 cm queda verificada. En cuanto a L/250, se procedi6 a
dibujar circulos de diametro D = 250f en puntos criticos, y se verificd que ningun pilar entre en
los circulos, a falta de la posibilidad de medir la luz de referencia en losas sin vigas. Estas
verificaciones se muestran en la Figura 6-3 y la Figura 6-4.
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Figura 6-3. Verificacion de flecha total en planta sobre piso 1
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Figura 6-4. Verificacion de flecha total en planta sobre piso 1
Flecha activa:

La flecha activa respecto a los muros (elemento dafiable), es la producida a partir del
instante en que se construye dicho elemento. El valor es igual a la flecha total menos la que se
haya producido hasta el instante en que se construye el elemento. Por tanto:

(Sactiva = 6total - 6530 (1 + (E3meses - E3semanas)) - 551
Bactiva = Stotal — 5530 (1 + (1,0 - 0'6)) - 6‘51 - activa = Ototal — 591'0 14— 6,51

Se cred entonces una combinacion de cargas utilizando esta ecuacion y el software arrojo los
resultados de deformaciones en la estructura a partir de la construccion de los muros.

Para la flecha activa la norma [1] impone la limitacién: f,.; < L/400, donde L es en este
caso la luz del elemento dafiable. De manera de simplificar la verificacién se hicieron las
comprobaciones en términos de los giros de los nudos extremos de los muros en lugar de las
flechas. Suponiendo que los muros se comportan como vigas simplemente apoyadas con carga
uniforme se tiene:

ETTREE SqL? gL’

8|'i\= A =
N ﬁ win= FeqEr M T = ug

Despejando la flecha méxima en funcion de los giros, se llega a:

5
5act,mz’1x = E L-0

Como debe cumplirse f .+ < L/400, debe verificarse:

< =
0< £7400 0,008 rad

Sin embargo, se tomd la condicion de [4]: 6 < 1/300, mas restrictiva.

En la Tabla 6-2 y la Tabla 6-3 se muestran las verificaciones para las plantas sobre pisos 1y 7.
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Tabla 6-2. Verificacion de flecha activa en muros de planta sobre piso 1

Nudo Bx (rad) By (rad) Verifica Nudo Bx (rad) By [rad) Verifica Nudo Bx (rad) By (rad) Verifica
1 0,000364 | 3,717E-06 si 49 0,000879 | 0,000937 si 97 0,001533 | -0,000029 si
2 0,000062 | -0,0000087 si 50 -0,000453 | 0,000381 si 98 0,001547 | -0,000028 si
3 0,000282 | -0,000097 si 52 0,000828 | 0,000951 si 99 -0,001692 | -0,000013 si
4 -0,000189 | 0,000277 si 54 5,155E-06 | -0,000412 si 100 -0,001665 | -0,000014 si
5 0,00004 | -0,000564 si 55 -0,000623 | 0,000328 si 101 -0,001131 | -4,591E-07 si
6 0,000155 | -0,000334 si 56 -0,000515 | 0,000241 si 102 -0,001133 | -3,128E-06 si
7 0,000207 | -0,000271 si 57 5,451E-06 | -0,000382 si 103 -0,001353 | 1,105E-06 si
11 0,000492 | -0,001022 si 58 -0,001259 | 0,000555 si 104 -0,001356 | -1,377E-06 si
12 0,000225 0,00096 si 59 -0,00043 | -0,000784 si 105 -0,000127 | 0,000019 si
13 -0,000101 | 0,000353 si 60 -0,001052 | -0,001032 i 106 -0,000095 | 0,000017 si
14 0,000302 | -6,591E-06 si 61 -0,000312 | -0,001781 si 111 -0,000205 | -4,092E-06 si
16 0,000019 | 0,00001 si 63 -0,00021 | -8,668E-06 si 112 -0,000235 | -4,704E-06 si
17 0,000151 | 0,000137 si 67 -0,000662 | 0,000238 si 113 -0,000188 | 7,882E-06 si
22 0,000471 | 0,001099 si 69 0,001431 | -0,000286 si 114 -0,000117 | 7,136E-06 si
23 0,000181 | -0,00089 si 70 0,000884 | 0,000343 si 116 0,000015 | 7,321F-06 si
24 -0,000097 | -7,973E-06 si 71 -0,000547 | -0,000153 si 118 0,00026 | 0,000017 si
26 -0,000057 | 0,00000791 s 72 0,000153 | -0,000041 si 120 0,000509 | -0,000016 si
29 -0,000185 | -0,00083 si 73 -0,000211 | -8,887E-06 si 122 -0,000039 | -7,375E-06 si
30 0,000692 | 0,00008 si 76 -0,001676 | -0,000013 si 125 -0,000307 | 0,000519 si
32 0,000264 | 0,000201 si 77 0,00091 | 0,000047 si 126 -0,000335 | 0,000931 si
33 0,000276 | 0,000032 si 78 2,854E-06 | -0,000028 si 129 0,00037 | 3,055E-06 si
34 -0,00033 | -0,000137 si 79 2,205E-06 | -2,813E-06 si 130 0,000114 | -0,000635 si
35 0,001166 | 0,000025 si 80 1,429E-06 | -0,000348 si 131 0,000297 | -7,245E-06 si
36 0,000881 | 0,000304 si 81 0,000597 | 0,000886 si 132 0,000502 | -0,000021 si
39 -0,000899 | 0,000333 si 82 0,0003 | 3,999E-06 si 133 1,897E-06 | -0,000024 si
40 -0,001267 | 0,000091 si 85 3,815E-06 | 0,000381 si 134 3,593E-06 | 0,000359 si
il -0,000228 | -3,778E-06 si 87 -0,000058 | -0,000022 i 135 0,000074 | -7,778E-06 si
42 5,125E-06 | -0,000403 si 88 -0,000363 | -0,000293 si 151 -0,001638 | 0,000389 si
43 -0,000134 | -0,000675 si 90 -0,000453 | -0,000016 si 345 -0,000216 | -9,563E-06 si
44 -0,00017 | -0,000398 si 91 -0,001137 | -1,496E-06 si 1150 0,000144 | 0,000011 si
47 0,000419 | -0,000512 si 92 0,00012 | 0,000013 si 1410 -0,000367 | 0,00059 i

Tabla 6-3. Verificacion de flecha activa en muros de planta sobre piso 7
Nudo Bx (rad) By (rad) Verifica Nudo Bx (rad) By (rad) Verifica
1 -0,000258 7,943E-06 si 36 0,000513 -3,644E-06 si
2 -0,001979 | -3,755E-06 si 39 0,000076 0,000442 si
3 0,000074 6,853E-06 si 41 0,000055 -0,000458 si
4 -0,000167 7,191E-06 si 43 0,000439 0,001333 si
5 0,000073 -6,933E-06 si 44 0,000381 -0,001125 si
6 -0,000144 | -7,269E-06 si 45 -0,00002 -7,592E-06 si
7 0,000215 -0,000016 si 48 0,000016 0,000479 si
9 0,000199 0,000014 si 49 -0,000272 -0,000386 si
10 -0,000021 7,507E-06 si 50 0,000236 0,000094 si
11 0,000209 0,000015 si 56 -0,000013 0,000031 si
12 1,644E-06 | -1,666E-06 si 57 0,000076 -0,000077 si
13 -0,001973 | -2,766E-06 si 58 0,000203 -0,000015 si
15 -0,001943 | -5,225E-06 si 60 -0,000795 -0,000036 si
16 -0,001941 | -3,891E-06 si 65 1,287E-06 -0,000137 si
17 -0,000183 | -7,636E-06 si 66 0,000064 -7,437E-06 si
18 0,000278 -0,000549 si 68 -0,000645 0,000101 si
20 0,000178 -0,000092 si 69 6,276E-06 5,486E-06 si
21 -0,000246 0,000319 si 70 0,000502 -3,173E-06 si
22 1,217E-06 -0,000012 si 73 0,000133 -0,000044 si
27 0,000526 -0,001346 si 74 -0,000013 0,000035 si
28 0,000374 0,001129 si 2265 0,000254 -0,000709 si
29 -0,000516 -0,000252 si 2496 0,000357 0,000657 si
30 -0,001977 | -2,841E-06 si 4158 -0,00000501 | 0,000542 si
33 -0,000474 0,0003 si 10393 0,000534 3,018E-06 si
34 -0,001903 -0,000097 si 10438 0,000551 3,412E-06 si
35 0,000142 0,000495 si 12484 0,000072 -0,000045 si
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6.2. Estado Limite Ultimo

6.2.1 Agotamiento frente a solicitaciones normales

Los momentos flectores a los que estan sometidas las losas se hallaron a partir del modelo
computacional en SAP2000 de cada planta. Los valores usados para el disefio corresponden a las
combinaciones de cargas en Estado Limite Ultimo.

La normativa [1] plantea una cuantia mecénica minima, para evitar rotura sin previo aviso
del hormigon, igual a:

A > 0,04AC;C—d
yd

Por lo tanto, para losas de 15 cm de espesor, en 1 m de ancho, la cuantia minima es:

300 kg/cm? - 1.15
5000 kg/cm?- 1.5

As =0,04-15cm = 10,0276 cm*/m

En losas de 13 cm esta armadura esta del lado de la seguridad.

Por otro lado, la cuantia geométrica minima de las armaduras longitudinal y transversal
en este tipo de elementos es, de acuerdo a la Tabla 42.3.5 de [1], de 1,8%0 (repartida en ambas
caras). De acuerdo a las recomendaciones de [5], la separacion maxima entre hierros es de 15 cm
para la armadura principal y de 20 cm para la secundaria. Por tanto, se consideré una armadura
minima de:

As =m- (0,4 cm)?/15 cm = 0,0335 cm?
@8/15 para la armadura principal — 3,35 cm?
=——— =2,23%0

w
geom 15 cm-100 cm

®6/20 para la armadura secundaria - A; = 7+ (0,3 cm)?/20 cm = 0,0141 cm?

Dado que la cuantia geométrica de la armadura minima principal es mayor a 1,8%o, la suma de
ambas cumple la restriccion. A su vez, la armadura minima secundaria es mayor a un 25% de la
armadura minima principal, cumpliendo con lo estipulado en la norma.

El método empleado para calcular las armaduras es el indicado en el articulo 42 de [1],
obteniendo el estado tensional a partir de las secciones deformadas, halladas en base al diagrama
de pivotes. Se colocé en todos los casos armadura en ambas direcciones, tanto superior como
inferior. El canto efectivo de las losas (que en su gran mayoria tienen un espesor de 15 cm), es de
12 cm para la armadura principal y de 11 cm para la secundaria.

Para el caso de los momentos positivos, es decir, aquellos que traccionan la parte inferior
de la losa, las distintas mallas fueron armadas para el momento maximo arrojado por el programa
en la zona. Para los negativos, que se dan en los empotramientos de los pilares, el valor usado
para el calculo surge de integrar los resultados obtenidos en un ancho igual al ancho del pilar mas
dos veces el espesor de la losa hacia cada lado (en general, para losa de 15 cm y pilar de ancho
13 c¢m, se tiene un ancho de integracion de 73 cm), para el momento segun el eje de mayor inercia
del pilar. En el otro sentido, se tomd un ancho de integracion de 50 cm).

Huecos en losas:

De acuerdo a [6], se colocé en los huecos una armadura complementaria de refuerzo en
cada borde, igual a la mitad de la armadura interrumpida, en la direccion normal a ésta.
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Ejemplo:

A modo de ejemplo, en las siguientes figuras se muestran las solicitaciones de calculo
obtenidas para las losas del Indice 200 (sobre nivel 1 al 4), asi como las armaduras determinadas
a partir del procedimiento de célculo descrito.
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Figura 6-5. Momento positivo 1200 en direccion vertical (armadura principal, d = 12 cm), en KNm/m
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Figura 6-6. Momento positivo 1200 en direccion horizontal (armadura secundaria, d = 11 cm), en kKNm/m
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Figura 6-10. Armadura negativa en ambas direcciones, 1200



6.2.2 Agotamiento frente a punzonamiento

Siguiendo lo establecido en [1], la resistencia frente a punzonamiento se verifica
utilizando una tension tangencial nominal en una superficie critica concéntrica a la zona cargada.
Esta superficie puede expresarse como:

A =uq-e
donde u; es el perimetro critico
e es el espesor de la losa

Siguiendo lo estipulado en [5], como se tienen soportes de seccidn rectangular muy
alargada (ay > 2b,), dado que el esfuerzo se concentra en las esquinas, para determinar el
perimetro critico se tienen en cuenta los contornos indicados en la Figura 6-11 (donde d es el
canto efectivo de la losa). Estos son determinados por las consideraciones presentes en la figura.
Se verifica entonces cada perimetro acotado en las esquinas de los pilares, para la carga que entra
al pilar por dicho contorno, hallada en cada caso a partir del modelo en SAP2000.

+—00—+4
=) —~. +
/ \ 1,5d
3987/ JREA
R A
L% / 1,5d

———y ’_./' +
+15dtat  +at15d+

20520 2b {b°
S 0 WS
5,6d-2b, i

Figura 6-11. Consideraciones para determinar el perimetro critico en pilar alargado (obtenido de [5]).

De acuerdo al articulo 46.3 de [1], no es necesario colocar armadura de punzonamiento
si se cumple:

donde 74, es la tension tangencial nominal de célculo en el perimetro critico.
Fsqer = BFsq es el esfuerzo efectivo de punzonamiento de calculo.

B es un coeficiente que tiene en cuenta los efectos de excentricidad de la carga. Como se
considera que se transfieren momentos entre losa y pilares, § toma el valor de 1,15 en
soportes interiores, 1,40 en soportes de borde y 1,50 en soportes de esquina.

F,q es el esfuerzo de punzonamiento de célculo, que en nuestro caso equivale a la carga
que entra al pilar en el perimetro considerado.

T,q €S la tension maxima resistente en el perimetro critico, que depende de la resistencia
caracteristica del hormigoén, la armadura pasiva a traccion de la losa, la altura efectiva de
la losa y la tension normal a la seccion de la losa.
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En los casos en que no se cumple la ecuacién anterior, debe colocarse armadura de
punzonamiento. Para su disefio deben realizarse tres comprobaciones: en la zona con armadura
transversal, en la zona exterior a la armadura de punzonamiento (verificando que ésta no sea
necesaria), y en la zona adyacente al soporte o carga. Dichas comprobaciones fueron realizadas
siguiendo lo estipulado en los articulos 46.4.1, 46.4.2 y 46.4.3 de [1].

En la mayor parte de los casos, las losas requieren armadura de punzonamiento en las
proximidades de los pilares sin viga. Dicha armadura estara constituida por horquillas verticales,
y cumpliendo ademés con las disposiciones constructivas ilustradas en la Figura 6-12. El
perimetro u, . que se muestra es el usado para verificar que la losa no precisa armadura en la
zona exterior a la armadura de punzonamiento, siendo generalmente ésta la verificacion
determinante.

b, d — -
- 15 B
[Te] [Te] i)
~ ooy
hn o o o
v Vv V

Figura 6-12. Disposiciones para las armaduras de punzonamiento, obtenido de [1]
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7. Vigas

7.1. Estado Limite Ultimo

Para el armado de las vigas se elaboraron planillas electronicas en las que se cargaron los
valores de las solicitaciones de cortante y momento obtenidos en el programa SAP2000. Para
cada viga, se consideraron las solicitaciones correspondientes a 9 combinaciones de cargas
permanentes y variables (obtenidas de los modelos de las distintas plantas), y de viento (halladas
a partir del modelo de pérticos resistentes):

- 1,35D+15L

- 1,35D+ 1,5V

- 1,35D+4 1,5 Vger

- 135D+1,5L+0,6" 1,5V,
- 1,35D+1,5L+0,61,5 Vyer
- D+1,5Vig

- D+1,5Vger

- 135D+1,5Vi,+0,7-15L
- 1,35D+41,5V4e +0,7-1,5L

7.1.1 Agotamiento frente a solicitaciones normales

A partir de las combinaciones de cargas mencionadas, se hallaron los momentos flectores
en el extremo derecho, en el extremo izquierdo y méximo (en caso de no coincidir con alguno de
los anteriores), armandose la viga de acuerdo al articulo 42 y el Anejo 7 de [1]. Para los momentos
negativos se consider6 una plastificacion del material correspondiente a una disminucion de un
15% del valor obtenido a partir del modelo elastico. EI momento positivo fue mayorado en
consecuencia.

Para el armado se tuvieron en cuenta ademas las cuantias minimas planteadas en la [1]
para la armadura de la zona traccionada:

- Cuantia mecanica minima: A; > O,O4AC}]:L"’
yd

- Cuantia geométrica minima: wgeom = 2,8%0

En tanto, la armadura en la cara opuesta debe ser como minimo un 30% de la armadura de la zona
traccionada.
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Anclajes:

Siguiendo al articulo 69.5.1 de [1], se calculd la longitud neta de anclaje como:

I -1 As,requerida
bneta — b .8 ' A
s,existente

donde g vale 1 para barras rectas y 0,7 para barras con patillas 0 ganchos

Ag requeriaa €S 12 armadura requerida por calculo en la seccion a partir de la que se ancla
As existente €S la armadura realmente existente en dicha seccion

I, es la longitud basica de anclaje, calculada de la siguiente forma:

Para barras en posicion I lp; = mg? = };—yo"d), con fy en MPa

Para barras en posicion II: lp = 1,4m¢? = %‘d), con fy, en MPa

m un coeficiente cuyos valores se indican en la Tabla 69.5.1.2.a de [1]

A su vez, debe cumplirse la siguiente condicién:

15 cm
>4 10¢

1,/3

lb,neta

Se considerd ademas la ley de decalaje a la hora de calcular la longitud total del anclaje. Como
regla general, se prolongaron todos los hierros como minimo hasta el paramento interior. De esta
manera se tienen diversos casos:
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En una viga simplemente apoyada, en la que el momento se anula en los apoyos, la
longitud I 5,01 S€ reduce calculando el A roqueriaqa e 1a siguiente manera (que equivale

a aplicar la ley de decalaje):
R
A idg = —
s,requeriaa fyd

siendo R la reaccién en el apoyo

Cuando en el apoyo se tiene momento negativo, el hiero A se ancla, a partir de la seccion
en la que se anula el momento positivo, con la siguiente longitud total:

liot = d + lp neta
donde lpnerq Sera minima por cumplirse Ag,equeriae = 0. ES valido el mismo
razonamiento para los hierros E en apoyos con momento positivo o vigas simplemente
apoyadas. Si la longitud total a partir de la seccion en la que se ancla, no llega al borde
interior del paramento, el hierro se prolonga hasta dicha seccion.
También en el caso de apoyos empotrados o semi-empotrados, en los que se tienen
momentos negativos, el hierro E se ancla con una longitud total [;,;, a partir de la seccién
de apoyo tedrica de calculo de la viga:

liot = d + lpneta
donde [}, 5¢¢q NO se reduce de forma importante, ya que Ag requerida = As,existente



Ejemplo:

A modo de ejemplo, en la Figura 7-1 se muestran los diagramas de momento flector

obtenidos para las distintas combinaciones de carga en Estado Limite Ultimo, para la viga 201.

MOMENTO FLECTOR - V201

100

80
60
S 40

5 "N
s 20

7
0
0 3

-20 =

-40
X (M)
——1,35 PER + 1,5 VAR ———1,35 PER + 1,5 VIENTO 1ZQ

1,35 PER + 1,5 VAR + 0,6%1,5*VIENTO [ZQ ~ ——1,35 PER + 1,5 VIENTO DER
——1,35PER + 1,5 VAR + 0,6*1,5*VIENTO DER ——1 PER + 1,5 VIENTO 1ZQ
—— 1 PER + 1,5 VIENTO DER

Figura 7-1. Diagramas de momento flector para las distintas combinaciones de carga en ELU, viga 201.

La viga tiene una altura de 60 cm y una base de 13 cm, y la armadura calculada resulta:

_ plastifica 15% _ sup 2
Mizq = 87,05 kN.m ———— Mj;q = 73,99 kN.m — AP = 3,13cm* — 2416

+ plastifica 15% + inf 2
Mmax = 33,12 kN.m ——— M, = 46,43 kN.m — Ay = 1,93cm” — 2012

_ plastifica 15% _ sup 2
Mger = 90,45 kN.m ——— Mg, = 76,88 kN.m — A} = 3,26cm? — 2916
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7.1.2 Agotamiento frente a cortante

Al igual que para el diagrama de momento flector, se cred para cada viga una envolvente
de los diagramas de esfuerzo cortante correspondientes a cada combinacién de cargas. La
armadura se calcul6 de acuerdo al articulo 44 de [1].

Ademas de lo indicado por la norma, se consider6 un estribado minimo de @6/25.

Ejemplo:

En la Figura 7-2 se muestran los diagramas de cortante para las distintas combinaciones
de carga en ELU, para la viga 201. En este caso, alcanza colocar estribado minimo:

Vy1 = 465,66kN {Vizq = 59,25kN < V,,, Vestrmin
—)

®6/25 — { ( .
/ VST ™ = 73,86kN |V, = 58,89kN < V;, V5t min

CORTANTE - V201

80

-80
X (M)

——1,35 PER + 1,5 VAR 1,35 PER + 1,5 VIENTO 1ZQ
1,35 PER + 1,5 VAR + 0,6%1,5*VIENTO IZQ  ==1,35 PER + 1,5 VIENTO DER
—1,35 PER + 1,5 VAR + 0,6%1,5*VIENTO DER =1 PER + 1,5 VIENTO 1ZQ

———1PER+ 1,5 VIENTO DER

Figura 7-2. Diagramas de cortante para las distintas combinaciones de carga, viga 201.
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7.2. Estado Limite de Servicio

7.2.1 Deformacién

Dado que las vigas fueron dimensionadas de manera tal que la relacion L/h sea siempre
inferior a 10, se cumple en todos los casos con las condiciones impuestas en la Tabla 50.2.2.1.a
de lanorma [1]. Esta exonera de realizar la comprobacion de este estado limite de servicio cuando
se estad dentro de los limites impuestos por la tabla, por lo que se consider6 que la deformacion no
es un factor determinante en el disefio de las vigas.

7.2.2 Fisuracion

De acuerdo al articulo 49.2.3 de [1], la comprobacién del ELS de fisuracion por traccion
consiste en verificar que la abertura caracteristica de fisura de la pieza (wy) no supere la abertura
méaxima definida por la norma (w,,s,). Considerando que la estructura presenta una clase de
exposicion lla, definida en la tabla 8.2.2, se tiene, de acuerdo a latabla 5.1.1.2, que w,,,5, equivale
a 0,3 mm. La verificacion se realiza para la combinacion cuasipermanente de acciones, calculando
wy, mediante la férmula definida en el articulo 49.2.4:

Wi = BSméEsm
donde g es un coeficiente que relaciona la altura media de fisura con el valor caracteristico

s, €s la separacion media de fisuras, que depende del recubrimiento, la distancia entre
barras longitudinales, el diagrama de tracciones en la seccién, el didmetro de las barras, la seccion
de hormigon y de acero.

£sm €s el alargamiento medio de las armaduras, que depende de la tensién de servicio de
la armadura en hipotesis fisurada (o), del médulo E, de si la carga es instantanea no repetida o
no, y de la tension de la armadura en seccion fisurada en el instante en que se fisura el hormigén

(05sr)-

Para hallar la tension g, se aproxima el brazo de par z por el valor 0,8d, llegando a la expresion:
M, M

z-Ag  0,8d- A

Os

Por otro lado, se supone que ay, se da cuando la tension de traccion en la fibra més
traccionada del hormigon alcanza el valor f.., s, (calculado de acuerdo al apartado 39.1 de [1]),
por lo que se llega a:

M,
=I5 w 'fctm,fl

Osr =
.A =
_E A 7 %t = 708d - A,
Mfis = W'fctm,fl
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8. Pilares

8.1. Consideraciones generales

Una vez determinada la geometria segln lo expuesto en 3.1, se determind la armadura
para Estado Limite Ultimo frente a esfuerzos normales y por inestabilidad. Las armaduras
calculadas cumplen con lo establecido en [1], usandose hierros longitudinales de didmetro no
inferior a 12 mm, separados entre ellos (en una misma cara) una distancia no inferior a 15 cm. El
recubrimiento geomeétrico elegido es de 2 cm.

La armadura longitudinal cumple con lo estipulado en el articulo 42.3.3 de [1]. Los pilares
estan sometidos a esfuerzos de presoflexion, por lo que tanto la armadura mas comprimida (A4;)
como la menos comprimida (A"), deben cumplir:

A fyca =2 005N Ag- fyca < 0,5fcqAc
A" fyea 2 0,05N;  As' fyca < 0,5fcqAc
siendo f,,c 4 la resistencia de calculo del acero a compresion f,. 4 = f,q # 400 MPa
N, es esfuerzo actuante normal mayorado de compresion
A, el area de la seccion total de hormigon

En cuanto a los estribos, para el dimensionamiento se sigue lo establecido en el articulo 42.3.1 de
[1]. El didmetro de éstos @, no puede ser menor a @,y,4, /4, siendo @,,4, €l mayor didmetro del
hierro comprimido mas grueso. La separacién entre estribos, en tanto, debe cumplir:

1S(Z)ml’n
St < Amin
30 cm

siendo a,i, el lado minimo del pilar, el cual dimensiona en la mayor parte de los casos, por
tratarse de pantallas delgadas.

Se colocaran estribos intermedios, de manera de sujetar al menos una de cada dos barras
consecutivas de la misma cara, y todas aquellas que se dispongan a una distancia a = 15 cm.

8.2. Estado Limite Ultimo
8.2.1 Pantallas

El dimensionado de las pantallas, como fue mencionado, fue realizado considerando el
Estado Limite Ultimo de agotamiento frente a esfuerzos normales, integrando a su vez el ELU de
agotamiento por inestabilidad. Este se verifica de manera indirecta, ya que segun [1] puede
utilizarse un método simplificado que consiste en aumentar los momentos flectores usados para
dimensionar en ELU de esfuerzos normales, fallando la pieza por una u otra razon.

Como se establecio en la seccidn 4, la estructura se considera intraslacional, por lo que
puede estudiarse cada pilar separadamente, verificando los efectos de segundo orden para la
columna modelo correspondiente a cada uno de ellos. Se considera entonces una longitud de
pandeo equivalente, que dependera en cada caso de las relaciones relativas de rigideces entre
soporte y vigas adyacentes, en ambos extremos del pilar. Dichas relaciones se consideran
mediante el calculo de los coeficientes y, y Y g, definidos en el articulo 43.1.1 de [1] como la
realcion (el cociente) entre ).(EI/L) de los soportes y ».(EI/L) de las vigas. Una vez obtenidos

30



estos valores, se utiliza el nomograma de Jackson y Moreland para estructuras intraslacionales,
determinando el coeficiente @ que reduce la luz de pandeo:

leg=a-l

En los casos de los pilares que no tienen vigas adyacentes, sino que la losa descarga
directamente sobre ellos, 0 en los que no tienen vigas en uno de los sentidos de pandeo, el pilar
se considera simplemente apoyado en sus dos extremos, siendo Y4, = Y = 0,y a = 1.

A partir de la luz de pandeo equivalente se calculan las esbelteces mecanicas en ambos
sentidos:

1. = teax _ leay
X Ux/A) Yo Uy/A)

En ninguin caso estas esbelteces pueden superar el valor de 200. Sus valores se comparan
con la esbeltez limite inferior 4, definida en el articulo 43.1.2 de [1], la cual depende de las
solicitaciones halladas para cada estado de carga considerado. Si la esbeltez mecénica del pilar es
menor a 4, ¢, se desprecian los efectos de segundo orden. En caso contrario, y mientras la esheltez
no sea mayor a 100, se utiliza el método simplificado definido en el articulo 43.5.1 de [1],
calculando una excentricidad ficticia de la carga del pilar que aporta otro valor de momento flector
para considerar en la verificacion de tensiones normales.

Cargas de plantas

Los valores de fuerza axil y momento flector, debidos a cargas permanentes y
sobrecargas, se obtienen de los modelos computacionales en SAP2000 de cada una de las plantas.
Como los pilares fueron modelados como elementos Frame con dos apoyos simples, el axil sera
la suma de las reacciones en los apoyos, sumada a la carga proveniente de los pisos superiores:

P =Ry + Ry + Ppisos superiores
En tanto, el momento flector seré:
M = (Ry —R;)-a/2
siendo a la distancia entre apoyos ficticios.

Para cada pilar se consideran las solicitaciones de la planta superior e inferior
separadamente, obteniendo los momentos flectores en ambos extremos. Para el dimensionado se
tomé un valor M /2 en cada extremo, suponiendo simplificadamente que el momento se reparte
entre el pilar superior y el inferior de la planta en cuestion.

Cargas de viento

En los pilares que conforman los porticos resistentes, se agregan ademas las solicitaciones
de directa y momento flector debidas a la accion del viento, en ambos sentidos, obtenidas del
modelo de porticos.

Combinaciones de carga

Una vez obtenidos los esfuerzos de los distintos modelos se cargan en una planilla, en la
que se calculan las solicitaciones de disefio para cuatro combinaciones diferentes, que resultaron
ser determinantes en distintos casos:

- 135D + 1,5V
- 1,35D + 1,5 Vger
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- 135D + 1,5 -L+0,6-15" Vig

- 1,35D + 1,5 -L+0,6- 1,5 Vi
donde D son las cargas permanentes de valor no variable en las plantas
L son las sobrecargas de uso en las plantas

Vizq Y Vaer SON las cargas de viento, resistidas por el portico rigidizador, con el viento
soplando en un sentido y otro.

Cabe recordar que para cada estado se evalla la esbeltez mecanica limite inferior, estudiandose o
no, segun corresponda, los efectos de segundo orden. EI dimensionado se hace para los esfuerzos
correspondientes a la combinacion méas desfavorable.

Disefo de armadura

Una vez obtenidas las solicitaciones de calculo para cada pilar, en cada nivel, se determina
la armadura verificando que la seccidn resista la flexo-compresion esviada, usando el software
Gala. Se introduce la geometria de la seccion, la armadura propuesta (cumpliendo con las
disposiciones mencionadas en 8.1), y los valores de fuerza axil, momento flector M, y momento
flector M,,. El programa arroja un ratio, que debe ser menor a 1, equivalente a verificar:

Ng  Myq Myq

Ly xdy Yoy

Nu qu Myu B
siendo N, la fuerza axil de célculo
N,, la fuerza axil resistida por la seccion
M,.; el momento flector de calculo, segln el eje x
M,.,, el momento flector, segln el eje x, resistido por la seccion
M,,4 el momento flector de calculo, segun el eje y

M,,, el momento flector, segun el eje y, resistido por la seccion

8.2.2 Nucleo

Para el nucleo se siguidé un procedimiento muy similar, con la salvedad de que el
dimensionamiento se hizo Gnicamente para la seccion de fundacion, que verifico la resistencia a
los esfuerzos actuantes para la armadura minima, por lo que se decidié armar con dicha armadura
desde que nace hasta la azotea. A partir de alli, los pilares que surgen del nicleo fueron armados
como se indicé en 8.2.1.

En este caso, la fuerza axil debida a las cargas en las plantas fue obtenida (separadamente
para cargas permanentes y para sobrecargas) sumando las reacciones en los distintos apoyos
ficticios del modelo, en cada planta. Los valores de axil para la seccion en fundacidn resultan de
sumar los valores de todos los pisos.

Los momentos flectores, por su parte, surgen de multiplicar las reacciones (sumadas de
todos los pisos) en cada apoyo ficticio, por la distancia (en x o en y, segln corresponda) entre la
posicién del apoyo y el baricentro del nucleo. Estos valores se combinan luego con los momentos
obtenidos de los modelos de resistencia a las cargas de viento, usando las mismas combinaciones
que para las pantallas.
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9. Fundaciones

9.1. Pilotes

El estudio de suelos proporcionado, que contempla la solucién de fundaciones mediante
pilotes perforados de 5,0 m de longitud media de fuste, presenta dos alternativas:

. Carga admisible
Diametro g
a compresion
cm kN
40 560
60 1130

Habiendo evaluado las descargas de los pilares sobre fundaciones se eligio utilizar pilotes
de 60 cm de didmetro. En la siguiente tabla se muestra la cantidad de pilotes necesaria para cada
pilar. En el caso de los pilares medianeros, al existir una excentricidad obligada de los pilotes, la
descarga del pilar debe ser mayorada. Las cargas fueron calculadas a partir de la modelacion de
cada una de las plantas en el software SAP2000, usandose los valores de servicio.

Descarga  Carga sobre Cantidad de  Carga maxima
Pilar pilar cabezal pilotes sobre pilote
kN kN - kN
1 904,3 1024,2 2 580,4
2 900,7 1020,1 2 578,0
3 1829,8 1829,8 2 1036,9
4 1901,5 1901,5 2 1077,5
5 1303,1 1303,1 2 738,4
6 1292,1 1292,1 2 732,2
7 38,5 38,5 1 38,5
8 728,0 728,0 1 728,0
9 1534,3 1534,3 2 869,4
10 1322,9 1322,9 2 749,6
11 1818,4 1818,4 2 1030,4
12 1345,0 1345,0 2 762,2
13 495,9 495,9 1 495,9
14 410,9 504,0 1 504,0
15 757,9 927,7 1 927,7
16 746,4 916,2 1 916,2
17 493,4 601,8 1 601,8
Nucleo 5312,8 5312,8 12 1075,3

La separacion entre ejes de pilotes se tomo igual a 2,5¢ = 150 cm.

Fundacién del ndcleo rigido:

Para poder modelar el cabezal del nucleo se realizé el predimensionado que se detalla a
continuacion, estimando la carga que recibe cada pilote (R;) mediante una férmula que se supone
la simplificacion de que el cabezal es un cuerpo infinitamente rigido. Se llegd a que la fundacion
del nucleo requiere la construccién de 12 pilotes, debiendo soportar los siguientes esfuerzos (en
servicio):

33



Las cargas verticales transmitidas al encepado por las pantallas del nlcleo que generan un
estado tensional en el cual la totalidad de los pilotes estan comprimidos.

Una flexion oblicua producida por la excentricidad de las cargas transmitidas al encepado la
cual genera que parte de los pilotes estén traccionados y otra parte comprimidos..

Un momento flector producido por las cargas horizontales de viento, que generan un
momento en el sentido de mayor inercia del encepado. Dicho momento fue calculado
mediante el modelo en SAP2000 mostrado anteriormente. Para el predimensionado de los
pilotes se considerd el peor caso, en el que el viento actla traccionado los pilotes inferiores
(1 al 6).

La fuerza que debe llevar cada pilote, resultante de la combinacion de los tres esfuerzos

mencionados, puede estimarse mediante la siguiente expresion:

xGn\iCleo "X yGnuCleo ' yl) Mviento Vi

1
R; = Py (—+
LT nbcleo\y > x;? Xyt 32

donde (x;,y;) es la posicion de cada pilote respecto al centro del cabezal

(%6,5c100' Yomgereo) = (—65 cm, 30 cm) es la posicion del baricentro del ndcleo rigido
respecto al centro del cabezal

n es la cantidad de pilotes

Pructeo " X600 = My Y Prucieo " Yengeeo = Mx SON 10s momentos en las direcciones
principales, producidos por la excentricidad de la carga que se trasmite del ndcleo al
encepado.

En la Tabla 9-1 se muestran las fuerzas en cada pilote, siguiendo la numeracion de la Figura 9-1.

Tabla 9-1. Cargas en pilotes del ndcleo

s “
D O O emlnow s
@ Pilote o o N
y é 1 140  -210 -85,3
. 2 0 210 52,3
(D) ol -
. 3 140 210 189,9
LT Z 4 -140 -70 -415,3
% ﬁ 5 0 -70 -277,7
) @ 6 140 70 -140,2
(é @ 7 -140 70 -745,3
7 g 8 0 70 -607,7
. . 9 140 70 -470,.2
@ @ @ 10 | -140 210  -10753
11 0 210 -937,8
12 140 210 -800,2

Figura 9-1. Numeracion de pilotes del nucleo

Puede apreciarse que el pilote mas solicitado es el nimero 10, cuya fuerza es menor a la

carga maxima admisible. A su vez, aparecen dos pilotes (2 y 3) que quedan traccionados,
soportando el més traccionado una fuerza que representa un 17% de la carga méxima admisible.
Considerando que los pilotes tienen una carga maxima de traccion de un 20% de la carga de
compresidn, se consideran admisibles las fuerzas sobre los pilotes traccionados.
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9.2. Cabezales

9.2.1. Diseno de la geometria

La altura de los cabezales fue calculada a partir de diagramas de bielas y tirantes, de
manera de que las bielas del hormigdn tengan una inclinacién de 45°. Sin embargo, las alturas
calculadas de esta manera dieron en general inferiores al didmetro de los pilotes D = 60 cm, por
loque setomoé unaaltura h, = D = 60 cm. Excepciones son los cabezales de medianera incluidos
en las vigas centradoras (14, 15, 16 y 17), ya que en ese caso es mayor la altura de la viga. También
sucede con el encepado del nicleo (h, = 100 cm), en el que la altura es determinada por la biela
“critica”, considerada entre el punto de las pantallas de niicleo mas alejado del eje de un pilote y
dicho pilote.

Por otro lado, la cota sobre cada cabezal fue determinada en funcién de la cota de piso
terminado (CPT). En las zonas en que se tiene CPT = +0,00 m, la cota superior de los cabezales
y las vigas sera de —0,20 m. Donde CPT = +0,65 m se tendra una cota +0,45 m y donde CPT =
+0,80 m se tendra una cota +0,60 m. En zonas de rampas se eligieron cotas especiales. Por otro
lado, en los cabezales 1y 2 la cota sobre encepado depende de la altura de la viga centradora (ver
6.4).

Por su parte, la cota sobre el encepado del nicleo estara 1,5 m por debajo de la CPT en el
hall de acceso (+0,80 m), de forma que el ascensor pueda descender. Por lo tanto, la cota sera de
—0,70 m.

En cuanto a las dimensiones en planta, éstas fueron determinadas tomando una distancia
de borde de pilote a borde de cabezal de por lo menos 15 cm.

9.2.2. Diseno de la armadura

Para el disefio de la armadura, la carga considerada surge de la combinacion mas
desfavorable de ELU de los pilares de Planta Baja. En caso de ser un cabezal de medianera, se
calcula la reaccion sobre el pilote mediante un diagrama de viga Gerber.

Cabezales de dos pilotes:

Siguiendo el articulo 58.4.1.2.1.1 de [1], para la armadura principal (hierros A), se
considera una traccion de valor:

_Ng-(v+a/4)

T = =A
0.85d sfya

donde Nj es la reaccion de calculo del pilote mas solicitado
fya < 400 N/mm?

Los demés pardmetros se ilustran en la Figura 9-2.
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Figura 9-2. Diagrama de bielas y tirantes usado para dimensionar cabezales de dos pilotes.

A su vez, se considerd la armadura minima que surge de las disposiciones constructivas de la
norma.

Para calcular los hierros E, en tanto, se considera un esfuerzo correspondiente al 10% de
T, asi como la armadura minima. Por altimo, para los hierros B y H se considera una cuantia
minima del 4%o del area transversal, ademas de la que surge de las consideraciones constructivas.

Cabezales de un pilote:

Para dimensionar los hierros A, B y H, se considerd la armadura minima que surge de las
disposiciones constructivas. En el caso de ser un cabezal medianero, para los hierros A se
considera ademas un esfuerzo equivalente al 30% de la carga total vertical.

Cabezales de medianera:

Para los cabezales de medianera se consideran diagramas de bielas y tirantes como el que
se muestra en la Figura 9-3. De manera de coser la biela de compresion (C4;), llevando las
tracciones transversales a la misma, se colocan estribos, los cuales se calculan para una carga
equivalente al 30% de la carga de disefio de la pantalla (P). Por otro lado, en la zona adyacente a
la pantalla medianera se colocaran horquillas horizontales, de manera de transferir efectivamente
la carga que baja por la pantalla hacia los pilotes. Esto se debe a que el hierro horizontal E no
cubre la esquina del cabezal donde llega la pantalla, debido al radio de doblado (se trata de hierros
de didmetros importantes). Por lo tanto, en el nudo de esta esquina el tensor horizontal que lleva
una fuerza T;; no se materializa realmente por el hierro E. Dichas horquillas fueron
dimensionadas para una traccion igual a un 70% de la carga de disefio que baja por la pantalla.
Colocé&ndose varias capas de horquillas, se tomo una separacion entre capas de 5 cm.
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Figura 9-3. Diagrama de bielas y tirantes genérico para cabezales de medianera.

37



9.3. Cabezal del ntcleo rigido

La geometria del cabezal del ndcleo rigido fue dimensionado teniendo en cuenta la
cantidad de pilotes determinada en 9.1, asi como imponiendo que la biela de compresion bajara a
45° en la situacion més desfavorable (en el pilar medianero, donde hay 95 cm del eje del pilar al
eje de los pilotes).

Una vez determinada la disposicion de los 12 pilotes en ELS, se procedié a modelar el
encepado en ELU, usando un modelo en SAP2000. Este modelo consiste en una losa compuesta
por elementos Shell Thick de 1m de alto, apoyada en 12 zonas de resortes de area. Estos resortes
tienen una rigidez k que fue aproximada de la siguiente manera:

donde P es la carga maxima que resiste el pilote (1130 kN)
6 es el descenso del pilote una vez acomodado (luego del set-up)

Esta deformacion & fue estimada como: § = max (1cm; @/30). Como los pilotes tienen un
didmetro de 60 cm, se consider6 § = 2 cm.

Por otro lado, se considerd un area cuadrada de 80cmx80cm como area de influencia de cada
pilote, por lo que se tiene:
_ 1130kN/ 0,02 m
B (0,8 m)?

= 88.281,25 kN/m/m?

El modelo incluye ademas las pantallas del nucleo en el largo comprendido entre el
cabezal y la losa sobre planta baja, modeladas como elementos Shell Thin. En la parte superior de
las mismas, se afiadié una losa “infinitamente rigida”, usando elementos Shell Thick con
modificadores de rigidez. De esta manera, se carg0 la estructura modelada en un punto de la losa
“infinitamente rigida” que coincide con el baricentro del nucleo.

Figura 9-4. Modelo de cabezal de nlcleo rigido en SAP2000.
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A partir de los modelos de las distintas plantas y de las combinaciones de cargas armadas
en planillas de célculo, se tienen distintos valores de directa y momento flector en ambos sentidos
en el baricentro del nicleo, totalizando 7 estados de carga.

Una vez impuestas las cargas de los diferentes estados, se obtienen las solicitaciones que
determinaran la armadura a colocar en un sentido y otro, en la parte superior y la inferior. Dichas
armaduras se concentraron en las franjas definidas por los pilotes (armadura de suspensién),
mientras gue en las zonas entre pilotes se colocd una armadura igual a un 25% de la armadura
principal.

De todos los estados de carga, los que condicionan el armado del cabezal son los que no
mayoran la carga permanente no variable y no consideran la sobrecarga, con el viento soplando
en un sentido y otro, en la direccion de mayor inercia del nicleo:

- Estado 1: D + 1,5 Wyorte
- Estado2: D + 1,5 Wy,

En las figuras siguientes se pueden apreciar los valores de momento flector en el cabezal
obtenidos del modelo para estos estados de carga. Para armar el cabezal se consider6 una altura
efectiva de disefio equivalente a la mitad de la distancia entre ejes de pilotes, siguiendo las
recomendaciones de [8].
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Figura 9-5. Momento M11 (segun el eje horizontal), en kNm — Estado 1.
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Figura 9-6. Momento M11 (segun el eje horizontal), en kNm — Estado 2.
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Figura 9-7. Momento M22 (segun el eje vertical), en KNm — Estado 1.



600.

546.

492,

438,
385, ﬂ
331,

277,

223,

169,

115,

tt

Figura 9-8. Momento M22 (segun el eje vertical), en kKNm — Estado 2.

Horquillas y estribos en descarga de pantalla de medianera:

Al igual que en el resto de los cabezales de medianera, en la zona adyacente a la pantalla
medianera se colocaran horquillas horizontales, dimensionadas para una traccion igual a un 70%
de la carga de disefio que baja por la pantalla, y estribos dimensionados para un 30% de la misma.
Esta carga fue calculada sumando las descargas de todas las plantas, asi como la correspondiente
al viento, en la combinacion mas desfavorable (mayor compresion en la pantalla medianera), de
ELU:

Py =135D+1,5W,ppe + 0,7 1,5L

- P;=135-1.075kN+1,5-525kN + 0,7+ 1,5- 210 kN = 2.460 kN
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9.4. Vigas de fundacién

Las dimensiones de todas las vigas se eligieron teniendo en cuenta un ancho minimo
bpin = L/20 y un alto minimo h,,;,, = L/12. Se considerd que el hormigdn utilizado es H25 y
que se usa acero f,,, = 5000 kg/cm? para las armaduras.

Vigas de fundacién bajo muros

Estas vigas fueron dimensionadas teniendo en cuenta el momento maximo producido por
el peso propio de la viga y por la carga del muro a construir sobre ella. Se hallaron las dimensiones
y la armadura necesarias para que resistan, verificando que entren los hierros en el ancho.

La cota sobre viga en estos casos sera de 20 cm por debajo del nivel de piso terminado.

Vigas centradoras

La norma [1] establece que en la descarga de los pilares sobre los pilotes debe
considerarse una excentricidad accidental de 10 cm en dos sentidos, respondiendo a la
eventualidad de que el pilote no se construya en la posicidn preestablecida. Esto genera momentos
gue deben ser llevados por vigas centradoras hacia pilotes adyacentes. En el caso de cabezales
con dos pilotes el momento en el sentido de los pilotes puede ser llevado por un par en los mismos,
siendo necesaria una o dos vigas centradoras en el otro sentido.

Estas vigas fueron dimensionadas entonces para resistir dichos momentos, ademas del
generado por el peso propio.

Vigas centradoras en pilares medianeros:

Los pilotes no se pueden construir sobre la medianera, tienen que construirse
aproximadamente a 65 cm del eje medianero, por lo que se necesitan vigas de fundacion
centradoras que lleven la carga del pilar medianero al pilote y que resistan el momento
relativamente grande generado por esta excentricidad. Siguiendo el esquema de bielas y tirantes,
se llega a una altura minima en cada caso, suponiendo que las bielas del hormigén tienen una
inclinacion de 45°. El ancho de las vigas dependerd fundamentalmente del ancho del pilar, y
variard, achicandose hacia el cabezal adyacente.

Vigas riostras:

En primer lugar, como criterio general, se consideraron las siguientes limitaciones para
las dimensiones de las vigas de fundacion, que en la mayor parte de los casos son condicionantes
para el disefio final:

- b=1/20
- h=L/12

En cuanto al disefio en estado limite Ultimo, se tuvieron en cuenta las siguientes cargas,
segun corresponda en cada caso:

- Peso propio

- Carga de muro

- Descargas puntuales

- Momentos en los extremos originados por la excentricidad de los pilotes respecto a los
pilares (en el caso de ser vigas centradoras)
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10. Tanque de agua

10.1 Geometria

Partiendo de los planos de arquitectura y considerando que los pilares que componen el nicleo
central tienen un espesor de 13 cm, se decidié que las paredes del tanque de agua tendran un
espesor también de 13 cm. Por otro lado, en un corte de los planos de arquitectura se muestra que
la altura interior del tanque es de 2,5 m, permitiendo una altura maxima del nivel del agua de 2,20
m.

Ademas del tanque hay dos losas adicionales a nivel de fondo:
e Unaempotrada a la pared mayor izquierda
e Entre la pared menor mas cercana a la medianera y dicha medianera (también tendré
una losa en el techo).

En la Figura 10-1 se muestra un esquema con la nomenclatura elegida para las paredes y
los recintos.

PT1 PTZ
(65x13) VB [1345)INV (B5x13)

SALA DE BOMBAS

vas1 (13x45)INV

PARED 3

m TANQUE SUPERIOR

PARED 4

PARED 1
PARED 2

W TANQUE INFERICR

TM!’
¥
PARED 5
x Mu; 3

Figura 10-1. Esquema del tanque

10.2 Estado Limite Ultimo

Hipotesis de calculo:

A la hora de dimensionar, para el calculo de solicitaciones en las paredes del tanque se
considerd la superposicion de tres estados:

- Las paredes trabajando como losas bajo el efecto del empuje de agua

- Trabajando como tensores a traccion por el empuje del agua sobre las paredes
transversales

- Actuando como vigas frente al peso propio de las paredes y el techo

El fondo y el techo se calcularon actuando como losas, considerado las cargas de peso propio y
del agua, asi como una sobrecarga de uso en el techo.
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Se considerara continuidad entre paredes adyacentes y entre paredes y fondo pero no se
considerara dicha continuidad entre paredes y techo, ya que se prevé una junta constructiva entre
los mismos.

También se dimensionaron las vigas de la sala de bombas y el dintel de la pared de la
puerta de acceso a la sala de bombas, considerando las cargas correspondientes a los muros sobre
cada viga y sobre el dintel.

Modelo:

El tanque de agua se model6 en el programa SAP 2000, utilizando elementos de area Shell
Thick para paredes (e = 13cm), fondo (e = 15 ¢cm) y techo del tanque (e = 10 cm). Para tener en
cuenta la rigidez de las paredes, que actian como vigas levantando la carga del fondo y techo del
tanque, se agregaron a su vez elementos Frame de las dimensiones de las mismas, sin rigidez a
torsién ni peso.

El techo fue modelado separadamente del resto de la estructura, de acuerdo a las hipotesis
de célculo, apoyado en su contorno. Luego, las reacciones obtenidas en estos apoyos fueron
introducidas como cargas en las paredes. A su vez, al modelar el resto del tanque, las paredes se
apoyaron en sus bordes superiores, y las reacciones arrojadas se introdujeron como tracciones en
la losa del techo.

Los pilares de apoyo de las paredes y fondo del tanque se modelaron como elementos
Frame, de altura 2,8 m y ancho 13 c¢cm; estas pantallas se modelan con apoyos simples en sus
extremos.

El sector de sala de bombas se modela con elementos Shell Thick para el fondo (e = 15
cm) y para el techo (e = 10 cm). Para las vigas perimetrales del fondo de la sala de bombas se
consideraron elementos Frame de 13 cm x 45 cm, y para los pilares en medianera se utilizaron
elementos Frame de 13 cm x 60 cm.

Figura 10-2. Modelo del tanque en SAP2000
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Cargas:

Para dimensionar la armadura del tanque se consideraron las siguientes cargas:

- El peso propio de la estructura de hormigén armado (D).

- Una sobrecarga de uso uniforme en el techo del tanque: L = 1,5 kN/m?.

- Lapresion hidrulica ejercida por el agua contenida en cada uno de los tanques (T; y Tg),
considerando que estan llenos, es decir, una cabeza de agua de 2,2 m. Se introdujeron en
el modelo cargas triangulares en las paredes y uniformes en los pisos. En la Figura 10-3
se aprecian las cargas triangulares actuando sobre las paredes para los casos de carga T;

y Ts.

Se tienen entonces las siguientes combinaciones para Estado Limite Ultimo:

1,35D+1,35T, + 1,5 L
1,35D+1,35 T, + 1,5 L
1,35D+1,35 T;+1,35 Ty + 1,5 L

sz
183

14.9:

16

83

16

149
— - — 4 -18.3)
216}
|

Figura 10-3. Tanques inferior y superior sometidos a carga hidraulica, en kN/m?

Resultados del modelo:

A modo de ejemplo, se muestran las solicitaciones en las losas del fondo del tanque para
las distintas combinaciones de carga de Estado Limite Ultimo.

Figura 10-4. Momentos My en el fondo para las tres combinaciones de tanques llenos en kN/m?
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Figura 10-5. Momentos Mx en el fondo para las tres combinaciones de tanques llenos en kN/m?

Figura 10-6. Directa Nx en el fondo para las tres combinaciones de tanques llenos en kN/m
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Figura 10-7. Directa Ny en el fondo para las tres combinaciones de tanques llenos en kN/m
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Disefio de armaduras:

Las paredes y el fondo estan sometidos a un estado de tensoflexién, estando los valores

de directa y momento flector obtenidos referidos al baricentro de la seccion. Para el calculo

se

estudia un sistema equivalente que considera a la directa aplicada en la armadura mas traccionada,
sumando el momento equivalente M, que anula el traslado del punto de aplicacion. Un esquema

se muestra en la Figura 10-8. Se dimensiona entonces la armadura sumando las secciones
acero que surgen de considerar un estado de flexion simple (usando M,) y un estado de tracci

(usando la traccion original).
d
§ o j M
Td IZ

Tq

b=1m

Md Tti

h|d << (O—

Figura 10-8. Esquema de sistema de fuerzas equivalentes usado para dimensionar a flexotraccion

El momento equivalente M, se calcula como:
h
Mz =Md_Td'Z=Md_Td(d_§)

Siguiendo lo establecido en el Anejo 7 de [1], la armadura por flexion es:

M, — ! fea
A% fea fya

Por otro lado, la armadura por axil es:
Tq
fyd

De esta manera, la armadura requerida resultara de la adicién de ambas armaduras:

AV =

AT = AL+ Ay

Cabe destacar que en los casos de compresion, la armadura por directa no se suma, sino que
resta, por lo que no se considerd en el dimensionamiento.

de
on

se
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10.3 Estado Limite de Servicio

10.3.1 Fisuracion

De acuerdo al articulo 49.2 de [1], relativo al control de la fisuracion debida a tensiones
normales, en todas las situaciones persistentes y en las situaciones transitorias, bajo la
combinacion mas desfavorable de acciones, la tension de compresion del hormigén debe cumplir:

o, < 0,60fck7j
siendo f¢y ; la resistencia caracteristica a j dias (edad del hormigon en la fase considerada)
Suponiendo una edad de 28 dias, fcx ; = fex = 300 kg/cm?. Por lo tanto, se tiene:
o, < 180 kg/cm?

Por otro lado, segun el articulo 49.2.3, referente a fisuracion por traccion, debe verificarse
que el ancho caracteristico de fisuras (para la combinacion cuasipermanente de cargas) no supere
el limite correspondiente, en este caso, a piezas en ambiente tipo lla, por tratarse de un elemento
sumergido expuesto a humedad alta:

wi < 0,3 mm

Sin embargo, dicha verificacion debe realizarse siempre y cuando la tensién de la fibra
mas traccionada supere la resistencia media a flexotraccion (f;m i), ya que en caso contrario no
llegan a producirse fisuras debido a los esfuerzos de flexotraccion. Esta resistencia, calculada de
acuerdo a lo dispuesto en el articulo 39.1 de [1], a los 28 dias tiene un valor de:

= 0,42 kN/cm? = 42 kg/cm?
ct,m,fl g

Por lo tanto, si en combinacion de acciones en ELS (se consideré y, = 1 para todas las
acciones) no se llega a dicha tension de traccion, ni a los 180 kg/cm? de compresion, queda
verificado el Estado Limite de Fisuracion, por estimarse que las fisuras seran despreciables.

Para la seccion sin fisurar las maximas tensiones de traccion y compresion se calcularon
de la siguiente manera:

comp __ Mg N;

Ocmax = b. e? _ﬁ
6

tracc _ MS +£

Gemax = 2 T
6

donde N es la fuerza axil en servicio, positiva cuando es de traccion.
M, es el momento flector en servicio
b = 1 m, ya que en losas se trabaja por metro de largo.

En todos los casos se cumple o722 < 180 kg/cm?®y o/7n¢8 < 42 kg/cm?, quedando verificado
el ELS.
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11. KEscaleras

11.1. Escaleras del nucleo rigido

Las escaleras del nucleo rigido, que presentan la misma geometria en todos los niveles,
fueron modeladas de manera simplificada, suponiendo dos losas apoyadas en sus dos extremos y
libres en el perimetro lateral, como se muestra en la Figura 11-1. La continuidad con el resto de
la estructura se logra mediante armaduras en espera en el caso de los vinculos a la losa, y mediante
hierros fijados con anclaje quimico en los vinculos a las pantallas.

LI L 4L L1
Figura 11-1. Diagrama esquematico de las losas simplificadas supuestas para célculo de escaleras de nlcleo

La geometria de las losas “idealizadas™ es rectangular, despreciando los huecos de las
esquinas y la curvatura; se supone un largo de 2,8 m (equivalente a la longitud del eje baricéntrico
curvo del tramo considerado), y un ancho de 1 m (determinado por la arquitectura). Por lo tanto,
como el largo es més del doble que el ancho, el calculo del momento de disefio se reduce a la
ecuacion:

Qd'lz

M, =
d 8

donde g, es la carga uniformemente distribuida de disefio.

Dicha carga resulta de la combinacion de las distintas cargas consideradas, en la situacion
permanente o transitoria mas desfavorable, que es:

qq = 1,35 ppy + 1,5 - s¢, = 10 kKN/m?
donde ppy es el valor caracteristico del peso propio de la escalera
scy, es el valor caracteristico de la sobrecarga de uso

Tratandose de losas trabajando en una Gnica direccion, la armadura principal se dimensiond para
el momento M,, mientras que la secundaria serd de por lo menos el 20% de la primera,
cumpliendo ademas las cuantias minimas planteadas por la instruccién espafiola.

Como fue mencionado, el apoyo del descanso en las pantallas se materializara mediante
anclajes quimicos. Se usara mortero Hilti HIT-HY 200, anclando barras de acero ADN500 en
hormigon C30. Partiendo de estos datos y usando las tablas presentes en [9], se determind el
diametro (®) de los hierros necesario para resistir la reaccion de la escalera en el “apoyo”
modelado, asi como su cantidad (n), la separacion entre ellos (s), la profundidad de anclaje
requerida (h.y), el largo de penetracion de los mismos en el hormigon de la losa (1) y el diametro
del agujero a realizar en la pantalla (®,). Dicha reaccion equivale a:

49



LlOSLl 2,8 m

Rd=qd-alosa-T=10kN/m2-1m-

=1,4kN

Los resultados se muestran en Tabla 11-1. La cantidad de hierros n se refiere a cada
“apoyo”, es decir, se colocaran 3 anclajes de cada lado del descanso, 6 en total.

Tabla 11-1. Propiedades de los anclajes quimicos en escalera de ndcleo

i) n s heg l D,
mm - cm cm cm mm
10 3 25 10 30 14

11.2. Escaleras de apartamentos duplex

El calculo de las armaduras de estas escaleras fue similar al de las del nicleo, siendo este
caso més sencillo, dado que se construird una viga zanca en el muro, descargando en los pilares
contiguos, sobre la que apoyaran los dos tramos de escaleras. Se tienen entonces dos losas
supuestas rectangulares (despreciando la curvatura), apoyadas en sus extremos menores (la losa
adyacente y la viga zanca), y libre en sus lados mayores, como se muestra en la Figura 11-2.

VIGA ZANCA

APQYO LOSA APQYO LOSA
INFERIOR SUPERIOR

Figura 11-2. Diagrama esquematico de las losas simplificadas supuestas para calculo de escaleras de diplex

Se llega en este caso a losas de largo 1,8 m (equivalente a la longitud del eje curvo
baricéntrico de cada tramo), de ancho 1 m. El esquema de célculo es el mismo que en el caso
anterior, dimensionando la armadura principal para el momento M,:

_Qd'lz
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habiéndose tomado g4 = 10 kN/m?.

La armadura secundaria, ademas de ser mayor al 20% de la principal, serd mayor a la
minima surgida de las consideraciones establecidas en [1]. En este caso no es preciso utilizar
anclajes quimicos, materializandose todos los vinculos mediante armadura en espera.

Viga zanca:

Para dimensionar la viga zanca se consider0 tanto la carga que le transmiten las escaleras
(peso propio y sobrecarga), como la carga del muro que se construira sobre ella, dimensionando
para ELU de esfuerzos normales y cortante.
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