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2 INTRODUCCION

En esta memoria se registran las hipotesis y criterios adoptados para el dimensionado y
verificacion de los distintos elementos estructurales del Edificio Citadino ubicado en Dr Joaquin
Requena 1670.

Se utilizaron los siguientes softwares:
-Autocad, para confeccién de planos.

-SAP2000, para la realizacion del modelado tanto de las plantas como de los sistemas de
contraventeo. También se lo utilizé para dimensionar secciones de hormigén Armado.

-STR Hormigdn, utilizado para la comprobacién de secciones de hormigén armado.

-Planillas de Excel programadas por los autores de este documento.

3 PREDIMENSIONADO

3.1 PREDIMENSIONADO DE PILARES

3.1.1 Cargas a considerar

Segun UNIT 33:91 para las distintas habitaciones o ambientes de los apartamentos tendremos
una sobrecarga de uso especifica. A continuacion, en la Tabla 1.1 y Tabla 1.2, se detallan los
distintos valores utilizados en la asignacién de cargas a los distintos pilares, se distingue por
cargas de superficie y cargas lineales, como lo son los muros o la viga perimetral.

Tipo (Elfll/rr?l?)

CM relleno * 0,9

Peso propio 2 3,75
SC Living 1,5
SC Cocina 1,5

SC Dormitorio 1,5
SC Terraza 3

SC Bafio 15
SC Pasillo 3
SC Escalera 3

Tabla 1.1

! El relleno se consideré como una capa uniforme de 5 cm de espesor de peso especifico igual al del
hormigén armado.

% Como se vera en este documento, la losa posee 15 cm de espesor.



Tipo Carga(kN/m)
Viga perimetral 1,7
Pared exterior 10,9
Pared de 10cm 3,6
Pared de 15cm 5,5
Pared de L. Comercial 9,1
Pared divisoria 7,3
Tabla 1.2

Por otra parte, para los muros se utilizé un peso especifico de mamposteria (y) igual a 18
kN/m? (que es un valor conservador), con lo cual, la carga distribuida de los muros respeta la
siguiente expresion

q[Nm]=e-h-y

Donde e es el espesor del muro (m) y h es la altura del mismo (2,6 m en general). Las cargas
calculadas se pueden ver en las Figuras 1b y 2b.

3.1.2 Pilares

Para estimar la carga que solicita a los pilares se modelo en SAP2000 la estructura y se
obtuvieron las compresiones centradas que los solicitan en E.L.U. (1,5Q+1,35G+1,35CM). En
el caso de los muros, lo que se hizo fue asignar una carga q distribuida linealmente en vigas
(con rigidez nula) colocadas en el lugar, en planta, de los muros y en las vigas exteriores
existentes. Ademas de las cargas mencionadas, se tuvo en cuenta el peso propio de la
estructura.

Una vez obtenida la carga que solicita a los pilares se estimo la seccion del mismo de la
siguiente manera:

Sabiendo que los pilares seran rectangulares®, por simplicidad constructiva y de célculo, se
tiene que una de sus dimensiones esta impuesta por la arquitectura, siendo asi queda por
determinar la otra, mediante:

Ng

h=—®
0,85'fcd'a

= fek
1,5

célculo del hormigén utilizado. Se aclara que no se consideré el aporte de armadura debido a
gue la solicitacién es de compresion y centrada (o sea, dentro del nacleo central de la seccion)
y por lo tanto, teéricamente el hormigén seria capaz de responder estructuralmente bien. Claro
esta que cuando se haga el dimensionado de los pilares se colocara la debida armadura.

Donde a es la dimension conocida, Nd es la directa de disefio y f.4 es la resistencia de

Las secciones obtenidas se observan en el Plano adjunto.

Se aclara que el pilar P6 est& limitado por la albafileria (solo en planta baja) a una seccion que,
sin el auxilio de cualquier armadura, no podria soportar la compresion, a diferencia de todos los
demas pilares.

3 Muy pocos pilares no seran rectangulares por lo tanto la consideracion se asume valida.



Ny=a-b-085"f,g=30mm-700mm-085-167N/ . =1290 kN <1550 kN = Ny

Por lo dicho, para el pilar 6 se efectu6 un calculo un poco mas preciso en el que se obtuvo que
si se colocan 6 aceros ®12 la seccion soporta la compresion.

Nu:a'b'0,85'fcd+As'fyd

soo N/,
—MM” _ 1584 kN

_ . . . N . 2,
= 130 mm- 700 mm- 0,85 - 16,7 /mm2+6 113 mm 115

> 1550 kN = N,

Esta armadura es mucho menor a la que llevara el pilar finalmente, con lo cual, el pilar, de las
dimensiones explicitadas, se acepta como valido.

3.2 PREDIMENSIONADO DE VIGAS

Se utilizaran, en principio, vigas perimetrales en las losas con el fin de darle rigidez al edificio y
mejorar el comportamiento estructural de las mismas. Se las dispondr4 solamente en el
perimetro para facilitar el procedimiento constructivo. Se evitard, por tanto, el uso de vigas
interiores al perimetro, en planta, del edificio. La disposicion de las vigas se observa en el
Plano adjunto y para estimar la altura de la seccién lo que se hizo fue usar el criterio de que

L . . , .
para - = 10 es posible, por Norma, evitar el calculo de sus deflexiones.

3.3 PREDIMENSIONADO DE LOSAS
Para las losas se estim6 un espesor utilizando la Tabla 50.2.2.1.a de la Norma utilizada, con lo
cual, el canto Util minimo de la losa sera:

L _ 372 cm

L
- <30=>—=
d~— 30 30

=124 cm = dpy,

Donde la luz utilizada fue la luz corta (y por lo tanto en la que trabajara la losa) del sector de la
planta baja del duplex o del apartamento central (son iguales). Utilizando un recubrimiento de 2
cm y redondeando la medida obtenida, se tiene que las losas tendran una altura de 15 cm. Se
remarca que a pesar de utilizar la Tabla que nos permite dejar de evaluar la flecha en las losas,
de todas maneras se las evaluara. Una vez que se proceda al disefio de las losas, se vera si
este espesor debe aumentarse o puede disminuirse.

3.4 PREDIMENSIONADO DE FUNDACIONES
En este apartado se registra la justificacion del tipo de fundacion que se adapt6 al presente
proyecto.

En el Informe Geotécnico de la obra se dan recomendaciones tanto para fundaciones directas
como profundas, por lo cual, en principio, cualquiera de los dos tipos serian aptos si se
respetan sendas advertencias. Debido a lo expresado el costo de cada una de las fundaciones
(y su viabilidad de construccion) es el criterio que termina siendo decisivo. Actualmente en
Uruguay, para este tipo de edificacion, en la que el perimetro de la edificacion coincide con el
perimetro del predio, es conveniente utilizar el sistema de pilotaje. Si se utilizaran zapatas, es

6



posible que, si en un futuro en un predio adyacente se decide edificar algun tipo estructura, su
construccién podria perturbar o descalzar las zapatas del edificio que calculamos, si no se
toman las precauciones pertinentes. Mediante el sistema de pilotes, no estamos totalmente
exentos de que el problema que consideramos para las fundaciones directas suceda, pero
seria de mucho menor magnitud.

3.4.1 Cantidad de pilotes por pilar

Para obtener la cantidad de pilotes, se modelaron las eventuales vigas centradoras en
SAP2000, de modo de poder obtener las reacciones que los pilotes deben ser capaces de
llevar. Para el proposito mencionado se utilizaron pilotes de 60 cm de didmetro ya que se
considera que cada pilote puede llevar unos 50 kg por cada cm? de seccion.

3.4.2 Justificacion de emplazamiento y geometria de vigas de Fundacién

Por normativa, y para evitar dafios a predios linderos, los pilotes excavados pueden realizarse
a mas de 65 cm de la medianera. En el proyecto se adoptd una distancia de 70 cm entre la
linea de medianeria y el centro de los pilotes. Para poder resolver el problema impuesto por la
excentricidad de los pilotes mencionados, se utilizan vigas con un tramo volado. Otro motivo de
la utilizacion de vigas es la excentricidad constructiva q puede existir al momento de la
realizacion de los pilotes, en este caso actuarian como vigas centradoras (otra solucion posible
seria utilizar 2 pilotes o mas para llevar el momento accidental dicho).

Los cabezales de los pilotes se encuentran al mismo nivel que las vigas centradoras (excepto
los de medianera) y poseen 80 cm de altura.

4 HIPOTESIS DE CALCULO

Se describen a continuacién en los distintos items las generalidades correspondientes al
calculo estructural.

4.1 NORMATIVA DE REFERENCIA

Se enlistan las normativas/instrucciones empleadas como base de referencia en el calculo del
edificio.
-ACCIONES
UNIT 50-84 (Norma para accion del viento sobre construcciones)

UNIT 33-51 (Norma para cargas a utilizar en el proyecto de edificios)

-HORMIGON ESTRUCTURAL
UNIT 972:97 (Hormigdn. Clasificaciéon por la resistencia caracteristica)
UNIT 843:95 (Barras de acero conformadas con resaltes y nervios, laminadas en
caliente, para hormigon armado)
UNE-EN 1992-1-1 (Eurocédigo 2: Proyecto de estructuras de hormigon, reglas
generales y reglas para edificacion)

EHE-08. (Instruccién de Hormigon Estructural).

CTE (Cddigo Técnico de Edificacion).

GUIA DE CIMENTACIONES EN OBRAS DE CARRETERA.
-ACERO ESTRUCTURAL

ANSI/AISC 360-10 (Specification for Structural Steel Buildings)



4.2 MATERIALES

Todos los elementos estructurales del edificio estaran compuestos de hormigén armado (vigas,
losas, pilares, cabezales, muros de contencion) excepto los pilares interiores y las vigas zancas
de los apartamentos duplex (debidamente indicados en los planos que acompafian esta
memoria).

4.2.1 Hormigoén

Se empleara hormigdn C25 (Resistencia cilindrica caracteristica de 25 MPa a los 28 dias de
edad) para los elementos estructurales. El hormigon de limpieza para regularizacion de
cabezales serd C15 o superior.

4.2.2 Acero

La armadura de todos los elementos estructurales estara formada por barras conformadas de
alta adherencia B500 S de resistencia caracteristica 500 MPa.

4.3 ACCIONES

Se describe a continuacion las acciones consideradas sobre la estructura, asi como las
combinaciones de acciones y los coeficientes que determinan la seguridad estructural.

Las acciones actuantes en la estructura se clasifican en diferentes grupos: acciones
gravitatorias, acciones sobre contenciones y eélicas. Por un lado, dentro de las acciones
gravitatorias, se tienen las cargas muertas: peso propio de la estructura y elementos de
albafiileria. Por otro lado, se tienen las cargas variables, grupo en el que se encuentra la
sobrecarga de uso y cargas edlicas. En el caso de fundacion, se tiene también en cuenta los
esfuerzos debidos al terreno, principalmente en las contenciones en zonas donde se tienen
desniveles bruscos.

4.3.1 Cargas Gravitatorias

Cargas muertas de superficie

La carga muerta de superficie incluye ademas del peso de la estructura a las cargas generadas
por los paquetes que dan la terminacion a los pisos y techos: cielorrasos, rellenos, ceramicas.
La carga considerada depende de la habitacion en cuestion, y se determina a partir del paquete
indicado por la arquitectura, segun se muestra en la Tabla 4.1.




Carga muerta Carga (kg/m?)

Dormitorio 50
Bario 120
Cocina 120
Estar 50
Terraza 100
Terraza cocina 100
Techo entrada 90
Parrillero 100
Hall 100
Azotea 360
S5UM 100
Tabla 4.1

Cargas lineales

Se consideran cargas lineales aquellas que provienen de los muros, y dependen del material
con que estan hechos, sus dimensiones, la presencia o no de revoque y revestimiento, entre
otros.

Se presentan a continuacion, en la Tabla 4.2, la estimacion de cargas lineales realizada a partir
de la arquitectura y la normativa UNIT 33-51. Cabe destacar que los muros medianeros se
cargan considerando el espesor total del muro y no la mitad.

Muro Carga (kg/m)
M1 990
M2 830
M3 790
M4 730
M5 555
Mo 465
M7 350
M8 830
M9 1125
M10 855
M11 1240
M12 715
M15 _ 150
Tabla 4.2

Sobrecarga de uso

La sobrecarga se determina a partir de las recomendaciones de la normativa mencionada
anteriormente, la cual le adjudica un valor de sobrecarga distinto a cada habitacion de la
vivienda, como se detalla en la Tabla 4.3:




Sobrecarga de uso Carga (kg/m?)

Dormitorio 150
Bano 150
Cocina 150
Estar 200
Terraza 300
Terraza cocina 300
Techo entrada 150
Parrillero 300
Hall 300
Azotea 150
SUM 300
Escaleras 300
Tabla 4.3

4.3.2 Cargas Edlicas

Con este analisis lo que se busca es obtener el valor de las cargas que sufre la edificacion
gracias a la accién del viento y también obtener la flecha maxima que sufre el edificio a causa
de dichas cargas.

Para el analisis, se hizo un modelo conservadoramente simplificado (esto es, las
simplificaciones realizadas siempre buscan arrojar resultados del lado de la seguridad).

Para obtener el valor aproximado de las cargas de viento, se utiliz6 la norma UNIT 50:84
Accion del viento sobre construcciones (2da revisién) de la forma que se describe en la
subseccidn siguiente.

Cabe resaltar que dada la naturaleza de la construccion se despreciaran eventuales presiones
internas, con lo cual sélo se consideraran sobrepresiones o succiones en la superficie externa
del edificio. Ademas, el modelo de calculo considerara las cargas de viento planta por planta
para intentar obtener un analisis que conjugue correctamente simplicidad (de calculo y de
modelacion) y ajuste a la realidad.

Obtencién de fuerzas

La norma utilizada, en el capitulo 6, indica que se debe obtener la presién o accién unitaria pe,
de la siguiente manera:

Pc=C"(qc
Donde c es el coeficiente de presion adimensional y g, es la presion dinamica de calculo.

La presion dinamica de calculo se obtiene aplicando la conservacion de energia (precisamente
cargas, recuérdese que el viento es un fluido en movimiento) entre un punto en el que posee
velocidad no nula y su proyeccion sobre la superficie del edificio a esa cota (donde se
considera que la velocidad puntual es nula). La expresion de la consideracion mencionada es
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Con v, velocidad de célculo en m/s se obtiene g.en kg/mz.

La velocidad de calculo v, es funcion de la velocidad caracteristica del lugar donde se emplaza
la construccion, vi. La velocidad caracteristica en este caso es 43,9 m/s segun la norma. La
relacion entre velocidad de calculo y caracteristica viene dada por una serie de coeficientes que
determina la norma, cuya funcion es considerar la topografia circundante (k,), la altura del punto
considerado (k,), el efecto de las dimensiones de la superficie de impacto del viento (ky), y la
seguridad considerada para la edificacion (k¢). Matematicamente lo descripto se expresa como

Ve = kik kqkivy

El valor de cada uno de los coeficientes k; se obtiene de los distintos apartados de la norma.
Para la obra que nos ocupa, sus valores son

k. = 1,0 debido a que se considera que la topografia de la ciudad asi lo determina.

0,17
k, =0,75 (110) debido a que se asigna a la obra la rugosidad Tipo Ill segun los criterios

normativos. Y su valor estd dado en la Tabla 4.4, para las distintas alturas de los niveles del
edificio.

z (m) Kz

0 0,00
3,2 0,62
5,8 0,68
8,4 0,73

11 0,76
13,6 0,79
16,2 0,81
18,8 0,83
21,4 0,85

24 0,87
26,6 0,89
29,2 0,90
31,8 0,91

Tabla 4.4. Coeficiente k,

La geometria del edificio se representa por un prisma de base axb con a=16 my b=10,4 my de
altura h=31,8 m.

o = {0,97 si el viento es perpendicular a la fachada
@™ (0,98 si es perpendicular a la mediantera

Por ultimo

k, = 1,0 debido a que lo que se verificara es una deformacion y por lo tanto se trata de un
estado limite de servicio (ver Tabla 6.3 de la citada norma).

Es posible calcular los distintos valores de v, y q., como se detalla en la Tabla 4.5 y Tabla 4.6.

11



Viento perpendicular a fachada

Viento perpendicular a muro de medianeria

Por nivel
z (m) vc (m/s) |gc (kg/m2)
0 0,0 0,0
3,2 26,3 42,5
5,8 29,1 52,1
8,4 31,0 59,0
11 32,5 64,7
13,6 33,7 69,6
16,2 34,7 73,8
18,8 35,6 77,7
21,4 36,4 81,1

24 37,1 84,4
26,6 37,7 87,4
29,2 38,3 90,2
31,8 38,9 92,8

Tabla 4.5

Por nivel
z (m) vc (m/s) |gc (kg/m2)
0 0,0 0,0
3,2 26,6 43,4
5,8 29,4 53,1
8,4 31,3 60,2
11 32,8 66,0
13,6 34,0 70,9
16,2 35,0 75,3
18,8 35,9 79,2
21,4 36,7 82,8

24 37,5 86,1
26,6 38,1 89,1
29,2 38,7 92,0
31,8 39,3 94,7

Tabla 4.6

Nos resta determinar el valor del coeficiente presion ¢, que se obtiene mediante lo expresado
en el capitulo 8 de la norma (ya que la planta del edificio se considera rectangular). Debido a la
geometria del volumen que representa la edificacion (matematicamente mediante 1, y 4;), se
obtienen, con los dbacos del capitulo, ciertos coeficientes (y,) que permiten calcular el valor del
coeficiente c. Como se dijo se desprecian presiones internas con lo cual el Unico valor del
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coeficiente a obtener es el coeficiente externo, esto es c =c,. En las Tablas 4.7 y 4.8 se
muestran estos calculos.

Viento perpendicular a fachada

Ab>=1,0
Paredes
b/a
0,65
Yo
1,01
ce

A
barlovento

A
sotavento

0,8

-0,51

Tabla 4.7

Viento perpendicular a muro de medianeria

Aa>=0,5
Paredes
a/b
1,54
Yo
1

ce
A A
barlovento |sotavento
0,8 -0,50
Tabla 4.8

A efectos del calculo de la flecha maxima en el edificio, considerar carga de succién en la
contrafachada y de sobrepresion en la fachada, es lo mismo que considerar una sobrepresion
en fachada igual a la suma de las anteriores (analogamente para la medianera). Con este
razonamiento se obtiene la presion total sobre fachada y sobre medianera del edificio. Siendo
asi, se obtienen para nivel del edificio las presiones correspondientes, segun Tabla 4.9 y Tabla
4.10:

13



Ascensor

Viento perpendicular a fachada

Viento perpendicular a muro de medianeria

pc_total
z (m) (kg/m2)
0 0,0
3,2 55,8
5,8 68,4
8,4 77,5
11 85,0
13,6 91,3
16,2 96,9
18,8 102,0
21,4 106,5

24 110,8
26,6 114,7
29,2 118,4
31,8 1219
Tabla 4.9

pc_total
z (m) (kg/m2)

0 0,0
3,2 56,4
5,8 69,0
8,4 78,3
11 85,8

13,6 92,2
16,2 97,9
18,8 103,0
21,4 107,6
24 1119
26,6 115,8
29,2 119,6
31,8 123,1
Tabla 4.10

De acuerdo a la normativa, se toma una carga gravitatoria aplicada en la losa del indice 1200
(azotea), de magnitud 6000 kg.

4.3.3 Cargas del Terreno
Las cargas del terreno se deben tener en cuenta para el disefio de los muros de contencion.
Estos se disefian sometidos al empuje en reposo del suelo que soportan. Debe tenerse en
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cuenta tanto el peso del terreno como la sobrecarga sobre el mismo. A partir del estudio de
suelos se tienen los datos necesarios. Se consideran las siguientes caracteristicas para la
determinacion de los esfuerzos:

Angulo de friccion interna (¢): 20°

Peso especifico del terreno (yierr): 1800 kg/m3

Coeficiente de empuje en reposo (Kh): 0.66

Sobrecarga coronaciéon muro (SCU): 150 kg/m?
El coeficiente de empuje en reposo se determina como 1-send.

Coeficientes de Seguridad

Se aplican coeficientes de seguridad de las acciones sobre la estructura, asi como los de
resistencia de los materiales componentes. Se exponen estos coeficientes en las tablas 4.11 y
4.12 siguientes:

Material Coeficiente de minoracion de resistencia
Hormigon ve=1,5
Acero ys= 1,15
Tabla 4.11
Accion Efecto desfavorable Efecto favorable Estado limite
Permanente (ys) 1,35 1,00 ELU.
Variable (yq) 1,50 0,00 E.LU.
Permanente (ya) 1,00 1,00 E.LS.
Variable (yq) 1,00 0,00 ELS.
Empuje agua (yw) 1,20 0,00 E.LLU.
Empuje agua (yw) 1,00 1,00 E.LS.
Tabla 4.12

Para la determinacién de las acciones caracteristicas, frecuentes y cuasipermanentes, se
emplean los coeficientes de combinacion ¢ que muestra la Tabla 4.13.

Combinacion Coeficiente de combinacion
Caracteristica Yo =07
Frecuente 1= 05
Cuasipermanente w2 =103
Tabla 4.13

Combinaciones de acciones
De acuerdo con la normativa aplicable, se aplican las combinaciones de acciones
correspondientes a los estados limite Ultimo y de servicio.
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ESTADO LIMITE ULTIMO (E.L.U.)

Para el dimensionamiento de los elementos estructurales en estado limite Gltimo, se consideran
las situaciones permanentes y transitorias:

Z Y6,jGrj +V010k1 + Z Y6,jGr,j + Z Y0,iQk,j%o,i
ESTADO LIMITE DE SERVICIO (E.L.S.)

Para la determinacion de los esfuerzos caracteristicos en cimentacién, asi como para la
determinacion de la aceptacion de la estructura en servicio (deformaciones y fisuracion) se
emplean las combinaciones:

Caracteristica

Z Y6,jGk,j + Y010k + Z Y0,iQ%,j%0,i

Frecuente
Z Y6,jGrj +V010Qk1¥11 + Z Y0,iQk,j V2,

Cuasipermanente

Z Y6,jGr,j + Z Y0,iQk,j V2,

Donde,

Gy,;- Valor caracteristico de las acciones permanentes

Q,1: Valor caracteristico de la accion variable considerada determinante

¥,,iQr,;: Valor representativo de combinacion de las acciones variables determinantes
¥, :Qk,1: Valor representativo frecuente de la accion variable determinante

¥, Q. Valor representativo cuasipermanente de las acciones variables con la accion
determinante o la accidental

Condiciones Ambientales

De acuerdo a lo expuesto en la tabla 8.2.2 de EHE-08 (Tabla 4.14) se considera que el
ambiente de exposicion de la estructura en general seria el lla (Humedad moderada. Hormigon
dentro de edificios con humedad ambiental moderada o elevada. Hormigon en el exterior,
protegido de la lluvia).
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CLASE GENERAL DE EXPOSICION

DESCRIPCION EJEMPLOS
Clase Subclase Designacién Tipo de proceso
No agresiva | Ninguno — Interiores de edificios, no sometidos a condensaciones. | — Elementos estructurales de edificies, incluido los forja-
— Elementos de hormigén en masa. dos, que estén protegidos de la intemperie.
Normal Humedad alta lla Corrosion de — Interiores sometidos a humedades relativas medias | — Elementos estructurales en sotanos no ventilados.
origen diferente altas (> 65%) o a condensaciones. — Cimentaciones.
de los cloruros — Exteriores en ausencia de cloruros, y expuestos a llu- | — Estribos, pilas y tableros de puentes en zonas, sin im-
via en zonas con precipitacion media anual superior a permeabilizar con precipitacion media anual superior
600 mm. a 600 mm.
— Elementos enterrados o sumergidos. — Tableros de puentes impermeabilizados, en zonas con
sales de deshielo y precipitacion media anual superior
4 600 mm.

— Elementos de hormigdn, que se encuentren a la intem-
perie 0 en las cubiertas de edificios en zonas con pre-
cipitacidn media anual superior a 600 mm.

— Forjados en cémara sanitaria, o en interiores en cocinasy
bafios, o en cubierta no protegida.

Tabla 4.14

Recubrimientos nominales

Losas: 1,5 cm

Vigas (en general): 2 cm

Pilares: 2 cm

Vigas de fundacién: 3,5 cm

Cabezales: 5 cm.
Los recubrimientos anteriores son los realizados directamente contra encofrado con
separadores de mortero o PVC de acuerdo a lo expresado por direccion de obra.

5 MODELO COMPUTACIONAL DE LA ESTRUCTURA

Se utilizé el software SAP2000 para realizar el modelado de la Estructura del edificio. Para el
analisis del efecto del viento sobre la estructura se realiz6 un modelo completo del edificio. En
cambio para cada nivel se elaboré un modelo individual de modo que se obtuviera una
precision mayor en la obtencién de solicitaciones y facilitar la manipulacién del software.

5.1 VIGAS

Para el modelo de las vigas se utilizaron elementos tipo frame de dimensiones bxh, siendo h la
altura de la viga y b su ancho.

Se realizaron 3 modelos computacionales de vigas en el software mencionado, con el fin de
encontrar el método que mejor conjugue facilidad y eficiencia.

El primer modelo consta de la viga con su eje contenido en el plano medio de la losa, con su
inercia a flexibn modificada con un factor que tiene en cuenta la excentricidad (e) existente
entre el centroide de la viga y el plano medio de la losa. Este modelo posee la virtud de que no
se deben tener en cuenta las directas generadas en la viga, ya que son nulas como se espera.

El coficiente mencionado sigue la siguiente expresion:

12e? bh3
6‘(=1+?=> 133:(16

Siendo h la altura de la viga y b su ancho.

El segundo modelo consta de una viga T con las dimensiones del ala teniendo en cuenta el
ancho colaborante, con su eje centroidal contenido en el plano medio de la losa. Dado que esta
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viga posee una geometria real, no es necesaria la utilizacién de coeficientes que adapten la
inercia a flexion. Tampoco hay que considerar la directa pues también es nula.

En el Gltimo modelo se modelan las vigas como rectangulares y de las dimensiones reales
(bxh), luego se maodifica el punto cardinal mediante el comando insertion point para darte la
inercia real. Este modelo posee la inercia a flexion y excentricidad adecuadas pero la directa no
se anula por lo tanto en el momento de célculo habria que considerarla (Ne).

En todos los casos es necesario integrar el momento de losa correspondiente en el ancho
colaborante para obtener el momento de célculo al que se veria realmente solicitada la viga.

El primer modelo fue el utilizado en el célculo final.

Los momentos de disefio son los obtenidos en la luz de célculo en el elemento frame mas el
proveniente de la integracion en la losa en el ancho colaborante:

Mviga = Mframe + Mancho colaborante

En todos los modelos se disminuye apreciablemente la rigidez a torsién de la viga, debido a
gue la viga no estara calculada para esta solicitacién por no ser necesaria para el equilibrio de
la misma.

5.2 PILARES

Se utilizaron elementos tipo frame con la altura correspondiente a la de los pilares (2,60 m) y el
eje alineado con el plano medio de la losa. Para mantener el &ngulo recto entre el eje de la viga
real y el pilar real se utiliza este robusto elemento.

En el baricentro del pilar (punto medio del elemento frame) se coloca un apoyo fijo. Dado que
éste oficia de articulaciéon, es necesario imponer el grado de empotramiento al que esta
sometida la viga respectiva. Para obtener el grado de empotramiento de la viga al
comienzoffinal de su luz, podemos optar, entre otras opciones, por el uso de resortes
torsionales o de la utilizacion del modelo del propio pilar. En esta ocasion se utiliza la segunda
opcion dada su sencillez y similitud a la realidad.

5.3 Losas
Se utilizaron elementos tipo Shell-thin los cuales consideran deformacion por flexiéon y
desprecia el cortante debido a que el espesor de la losa es pequenio.

Para el modelado de la losa se flexibiliza al méximo la inercia frente a la torsion en todo
elemento para obtener una redistribucién de esfuerzos coherente con el armado perpendicular
con el que se trabajara en la losa.

En todo borde (huecos o uniones con vigas) se modifica la inercia de modo que los momentos
de versor paralelo al borde o al eje de la viga sean nulos.

5.4 MODELO PARA ANALISIS DE CARGAS EOLICAS
En esta seccién se demuestra que el mecanismo resistente siguiente permite una deformacion
menor a la méxima permitida. El mecanismo mencionado se constituye por:
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-el nacleo del ascensor hueco y el de las escaleras (considerando este Ultimo con una
losa interior al nivel de cada planta emulando, de cierto modo, el efecto de la presencia de las
escaleras).

-las losas de las distintas plantas (mediante comportamiento de diafragma).
-los pérticos emplazados en la medianeria.

Queda claro que, si con el mecanismo sefialado se da resolucion al fenébmeno de la
deformacién, en la realidad, con las restantes vigas, los muros y tabiqueria, etc., mucho mas
restringido estarq este fendbmeno. Considerar el mecanismo minimalista descripto es una
simplificacion, a todas luces, conservadora.

La maxima flecha admitida, segin el EHE-08 es de 1"1/750 = 4,24 cm donde H=31,8 m es la
altura total del edificio, para poder considerar sus pilares como aislados.

El modelo realizado en el software SAP2000 consta del mecanismo sefialado, simplemente
apoyado *, bajo la accion de las cargas de viento Wx y Wy calculadas en la seccién anterior.

Cabe explicitar que una de las simplificaciones del lado de la seguridad que se aplicé al modelo
de MEF es considerar todas las plantas del edificio iguales al a mas grande (aun las mas
elevadas, que poseen dimensiones claramente mas pequefias).

Sobre los detalles de modelado, debe aclararse:

-El nicleo se model6 con un elemento tipo frame cuya seccion es, justamente, la del
ndcleo. Su vinculo a tierra es empotrado.

-Como la construccion utiliza vigas invertidas en todas sus plantas, se aplicO una
modificacion al punto cardinal de las secciones, esto es, el insertion point considerado fue el del
centro del lado inferior de la seccion (bottom center).

-Para colocar las presiones ejercidas por el viento, se colocé en una cara de medianera
y la contrafachada, paredes (elementos tipo shell) de mdédulo de deformacién despreciable
(cuasi nulo), de modo que se deforme sin aportar rigidez a la estructura.

El modelo puede verse en la Figura 5.1.

* Se aclara que, aun cuando se modele y calcule la estructura como simplemente apoyada, algtn grado
de empotramiento, aun débil, existira, por lo tanto considerar la estructura simplemente apoyada es una
simplificacion del lado de la seguridad.
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Figura 5.1 Modelo de MEF del mecanismo resistente frente a cargas de viento

Para el célculo de la flecha se consideran las 3 componentes de la misma, segun los ejes

cartesianos:
fmax = /fx2+fyz +f22

Esta estructura posee como flecha maxima para la accion del viento perpendicular a la
medianera (Wy) de 3,12 cm y para la accion del viento perpendicular a la fachada (Wx) de 0,33
cm. Ambos valores inferiores al limite 4,24 cm establecido.

6 PROPIEDADES DE CALCULO DE LOS MATERIALES

En este apartado se muestran las propiedades de calculo de los materiales empleadas para el
dimensionamiento de elementos en E.L.U. y verificacion de los criterios de aceptacion en E.L.S.

6.1 HORMIGON
Los elementos estructurales en general sera C25.
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Resistencia caracteristica en compresion fck 250 kg/cmz
Resistencia de disefio en compresion fcd 167 kg/cm?
Coeficiente de minoracion en pilares ac 0,85

Resistencia media en compresion fcm 330 kg/cm?
Resistencia media a traccién fctm 26 kg/cmz

Médulo de deformacidn longitudinal Ecm 272.640 kg/cm?

6.2 ACERO PASIVO

En todos los elementos de hormigdn armado el acero pasivo empleado sera B500 S.
Resistencia caracteristica fyk 5000 kg/cm?2

Resistencia de disefio fyd 4348 kg/cm?

Resistencia de disefio en cortante y BYT fyd,v 4000 kg/cm2

Modulo de elasticidad Es 2.000.000 kg/cm?

6.3 ACERO DE PERFILES ESTRUCTURALES

Acero estructural A36 segun AISC 360-10.
Resistencia caracteristica fyk 2500 kg/cm?
Médulo de elasticidad Es 2.000.000 kg/cm?2

7 ESTADO LiMITE DE SERVICIO (E.L.S.)

Se muestran en este punto las verificaciones realizadas relativas a los estados limites de
servicio, tanto de deformacién como de fisuracién, en las combinaciones de acciones
pertinentes.

7.1 E.L.S. DE DEFORMACION

7.1.1 Desplazamientos Horizontales

Se verifica la estabilidad global de la estructura garantizando que los desplazamientos en
cabeza del Ultimo piso habitable no sobrepasen 1/750 de la altura total del edificio,
considerando el viento actuando en dos direcciones ortogonales.

Considerando el viento presionando (0 sea, con versor de fuerza neta) ortogonal a ambos
limites medianeros, el sistema arriostrante es el nlcleo de ascensor y escalera.

En la direccién paralela a los limites medianeros (y perpendicular a la descripta en el parrafo
anterior), los sistemas arriostrantes son todos los pérticos medianeros y el nicleo mencionado
antes. Esta verificacion se realizo en la combinacion caracteristica de acciones en E.L.S.

7.1.2 Desplazamientos Verticales

En el predimensionado, como se explicé, en todos los elementos estructurales se respetan los
cantos de seccibn minimos que hacen con que no sea necesario verificar deformaciones
verticales, segun normativa. De todas formas se presenta aqui un calculo de las mismas.

Se limitan las maximas flechas verticales en losas, en la combinaciéon caracteristica de
acciones, en dos casos:

Flecha total: L/250 o L/500+1cm
Flecha activa: L/400
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Siendo L la luz del elemento en estudio. Las condiciones anteriores deben verificarse entre dos
puntos cualesquiera de la planta, tomando como luz (L) el doble de la distancia entre ellos. En
general, sera suficiente realizar dicha comprobacién en dos direcciones ortogonales.

En todos los casos se toma una reduccion del 15% del modulo de deformacién longitudinal del
hormigoén (eventuales efectos de reduccién de rigidez por fisuracion.

-Flecha a tiempo infinito: finf = finst + fdif = finst + A*finst

-Flecha al construir elementos dafables: fed = finst + A(t=j, edad al construir)*finst

-Flecha activa: fact = finf - fed

LOSAS
Segun el procedimiento descripto las flechas instantdneas de la losa se observan en la Tabla
7.1y las diferidas en la Tabla 7.2.

fins (mm)
PP 0,94
PP+CM1 2,04
PP+CM 1+CM2 2,1
PP+ CM 1+CM2+SC 2,5
Tabla 7.1
&(t)-€(j) A faif(mm)
PP 1,5 1,5 0,135
cm1 1,3 1,3 0,104
CM1+CM2 0,8 0,8 0,272
CM1+CM2 +SC 0,6 0,6 0,018

Tabla 7.2.

Con estos resultados se procede a la verificacion de las mismas, observandose en las Tablas
7.3y 7.4.

ftot(mm) L(m) L/250  verifica L/500 +1 verifica
5,628 5 20 si 20 si
Tabla 7.3
face(mm)  L(m) L/400 verifica
2,38 5 12,5 si
Tabla 7.4

VIGAS

Con un razonamiento anélogo a las losas se verifican las vigas. Los resultados se observan en
las Tablas 7.5 a 7.8.
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f ins (mm)

PP 0,09
PP+CM1 0,17
PP+CM 1+CM2 0,51
PP+ CM 1+CM2+SC 0,54
Tabla 7.5
§t)-€6) A f aif(mm)
PP 1,5 1,5 0,135
CcM1 1,3 1,3 0,104
CM1+CM2 0,8 0,8 0,272
CM1+CM2 +SC 0,6 0,6 0,018
Tabla 7.6
ftor(mm) L(m) L/250  verifica L/500 +1 verifica
1,07 3,9 15,6 Si 17,8 Si
Tabla 7.7
face(mm) L(m) L/400 verifica
0,8 3,9 9,75 Si
Tabla 7.8

7.2 E.L.S.DE FISURACION

Tanto en vigas como en losas se controla, en la combinacion cuasipermanente de acciones, el
ancho de abertura de fisura, limitAndolo superiormente en 0,3 mm, acorde al ambiente de
exposicion de la estructura considerado, segun el apartado 49.2 de EHE-08.

Se comprueba la fisuracion de las vigas mas solicitadas del nivel 100. En la Tabla 7.9 se
muestran las verificaciones:

Viga B Sp(mm) &s,,(%0) wi(mm) w,,;,(mm) verifica

V102 1,3 84,6 1,69 0,185 0,3 si

V152 1,3 72,7 1,21 0,115 0,3 Si

V154 1,3 84,6 1,71 0,188 0,3 si
Tabla 7.9
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8 DIMENSIONADO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

En este capitulo se muestran las bases e hipotesis de célculo empleadas para el
dimensionamiento en estado limite ultimo (E.L.U.) de los diversos elementos que componen la
estructura de acuerdo a la normativa de hormigon estructural utilizada.

8.1 LosaAs

8.1.1 Armaduras
Se opta por disponer armadura inferior del tipo malla base de acuerdo a las disposiciones de
cuantias minimas recomendadas por la normativa.
Cuantias minimas
La cuantia geométrica minima recomendada por EHE-08 es 1,8 %o de la seccion transversal de
hormigon, para el acero utilizado.
Espesor mayor de losa: 15 cm
Ancho unitario (b): 100 cm
Resistencia caracteristica armadura pasiva fyk 5000 kg/cm?
Para estos datos, la armadura minima es 2,7 cm2/m.
Por otra parte, la cuantia mecanica para elementos sometidos a flexion simple o compuesta
cumple:
fcd

Ag > 0,04bh=— = 3 cm?*
yd

Se dispone una malla base inferior de ¢$10/20, la cual cumple no solo los criterios recién
expuestos sino que también cubre un gran porcentaje del area en planta de cada nivel.

8.1.2 E.L.U.de Tensiones Normales

Los esfuerzos en las losas se hallan mediante el método elastico aceptando redistribucion
plastica limitada maxima de momentos negativos de un 15%.

Se emplea el método del diagrama de los tres pivotes. Para el calculo de la losa en flexion
simple se impuso una profundidad relativa maxima de la linea neutra de (x/d)lim = 0.45. Los
diagramas de calculo tensién deformacién para el hormigbn y acero empleados fueron el
rectangular simplificado y el bilineal respectivamente. El método de calculo utilizado es el de los
coeficientes adimensionados. Se calculan los siguientes parametros correspondientes a
elementos simplemente armados, donde la linea neutra no supera (x/d)lim.

Con lo explicado se obtiene el momento de disefio que resiste la armadura base. Donde se
exceda ese momento se dispondra una armadura de capacidad mecénica mayor.

Momentos positivos

En las condiciones del proyecto, la armadura base ($10/20) lleva un momento de disefio de
aprox. 18,5 kNm/m. En las Figuras 8.1 y 8.2 se observan las zonas (con variacion de colores)
donde los momentos exceden aquellos que pueden ser soportados por la armadura base.
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Figura 8.1 Momentos M11 positivos en losa de N100 (escala en kNm/m).
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Figura 8.2 Momentos M22 positivos en losa de N100 (escala en kKNm/m).

Como puede verse, son pequefias las zonas donde debe ir una malla de capacidad mecéanica
mayor a la malla base.

Armadura en huecos
La armadura en huecos se dispone simétricamente y se dimensiona para el borde mas
solicitado, usando bandas de integracion de momentos con el ancho adecuado.

Momentos negativos

En general, se procede de manera analoga a como se hizo con los momentos positivos, la
diferencia radica en que no existe una malla base, por lo cual, solo se colocaran refuerzos
donde sean necesarios y de la capacidad mecanica necesaria (respetando siempre las
cuantias minimas), segun las Figuras 8.3 y 8.4.
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Figura 8.4 Momentos M22 negativos en losa de N100 (escala en KNm/m).

8.1.3 E.L.U.de Punzonamiento

La verificacion de punzonamiento en losas se realiza de acuerdo a las recomendaciones de
EHE-08, Art. 46°. Dicha verificacion se realiza en los pilares-pantalla pertinentes, para cada
indice, empleando los modelos planta a planta.

Se supone en el andlisis una superficie de rotura troncocoénica en E.L.U. que, en planta, tiene la
forma expuesta en la Figura 8.5:
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Figura 8.5 Definicion de perimetros para el analisis del punzonamiento
Como se esta trabajando con pantallas, las solicitaciones de punzonamiento se dan cerca de
los vértices de la seccién méas que en todo el perimetro. En la Figura 8.6 se muestra como se
modifican dichos perimetros para las pantallas®.

15d, a

\— —

Figura 8.6 Definicién de perimetros para el analisis del punzonamiento en una pantalla

El método de calculo propuesto por la normativa es el de bielas y tirantes. Para cada apoyo se
verifica, para la maxima reaccién en las combinaciones correspondientes a E.L.U.:

0 -Verificaciéon de la biela comprimida en el paramento del pilar en el perimetro uj.
00 -Agotamiento por traccion del alma en el perimetro critico u; (Sin necesidad de armadura de
punzonamiento).

En el caso en que se necesitara armadura de punzonamiento, se verifica:

[0 -Agotamiento por traccion del alma en el perimetro critico u; (Con necesidad de armadura de
punzonamiento)

00 -Verificacion de no necesidad de armadura de punzonamiento en nuevo perimetro CritiCo Uyes
definido en la Figura 8.7:

® Seguin Hormigén Armado de J. Montoya
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min (1,5d; 0,56

Figura 8.7 Definicion de perimetro Upnes

Reaccion de disefio

La reaccion de disefio (Fsqer) S€ Obtiene integrando los esfuerzos cortantes que provocarian la
rotura por punzonamiento de la losa en la peor combinacion de E.L.U..

-Agotamiento de la biela comprimida

F,
—2 < 05fica

(0]

Donde:

ficq €S la resistencia a compresién del hormigén

uo Perimetro del pilar (Ver Figura 7-6 en caso de pantallas)

d Semisuma de alturas Utiles en las dos direcciones ortogonales x e y.

En el caso de huecos cercanos al pilar (a menos de 6d), se descuenta una porcion del
perimetro correspondiente segun el caso. El descuento del perimetro critico por existencia de
hueco se realiza trazando dos tangentes desde el centro del pilar a los vértices del hueco,
descontando la interseccion.

-Agotamiento por traccion del alma — Sin necesidad de armadura de punzonamiento

Se verifica que la losa no necesite armadura de punzonamiento, de acuerdo a:

Tsd < Tra
Con:
- _ Fsd,ef
sd uld
Y
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0,18

1 ,
£(100p,fy) /3 + 0,107 g

Tra =
c

Con un valor minimo de

0,075
53/2](6171/2 + 0'10-,cd

Tra =
c

Donde p; es la cuantia geométrica de armadura longitudinal
f-» €s la resistencia efectiva del hormigén frente al cortante
o' .4 €S tension axial media en la superficie de andlisis (positiva si es compresion).

-Agotamiento por traccion del alma — Con necesidad de armadura de punzonamiento
En el caso que sea necesaria la armadura de punzonamiento, se dimensiona la armadura Ay,
por unidad de longitud radial de acuerdo a:

Teq < 0,754 + 1,5w

S.Uq

Donde:
Asw €S la armadura necesaria de punzonamiento.
s Separacion radial entre armaduras
fyd,a Resistencia de la armadura, menor o igual a 400 N/mm?.
a Inclinacién respecto de la horizontal de la armadura de punzonamiento.
La armadura se dimensiona para a = 90° en forma de horquillas o estribos, segun plano de
armadura de losas de cada nivel.

-Verificacién en zona exterior a la armadura

Luego de dimensionada la armadura, se verifica que no se necesite armadura de
punzonamiento en un perimetro adicional de comprobacion u,e, concéntrico con el perimetro
critico u;. Se debe verificar la siguiente expresion:

0,18 y ]
Fsd,ef < ( 7. E(looplfcv) 3+0,10 cd) un,efd

c
A continuacion se presenta un resumen de los valores obtenidos para el nivel 100, en la Tabla
8.1.

Pilar Foqef(kN)  {sq(N/mm?*) ,q(N/mm?) verifica armadura

P5 62,6 0,47 0,71 si

P6 233,4 1,3 0,71 no 2x5¢6/15

P8 103,6 0,78 0,71 no 396

P9 58 0,43 0,71 si

P10 234 0,75 0,71 no 646
Tabla 8.1.
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8.1.4 Escalera

Para modelar la losa de escalera se utilizé la herramienta informatica SAP2000. Con la ayuda
de AutoCAD 3D se importo la geometria de la escalera. Se utilizé elementos planos Shell Thin,
los cuales no consideran deflexiones por corte, lo cual es apropiado debido al espesor de 15cm.
En la Figura 8.8 se observa el modelo en dicho programa.

Figura 8.8 Modelo de MEF de la escalera.
La escalera se considera simplemente apoyada en tres tramos, al arranque, en el descanso y
al final. Con este modelo se obtuvieron las solicitaciones maximas tanto de directa como
momento
flector, determinando la armadura necesaria segun el articulo 40° de EHE-08 referido a
solicitaciones normales.
Los apoyos inferiores y superiores de la escalera se se materializan dejando hierros en espera
dentro de la losa de cada nivel hormigonada en primera etapa, mientras que los apoyos del
descanso se realizan con anclaje quimico. Esto se debe a la practicidad que este método
otorga, evitado que se deban dejar hierros embebidos en las pantallas del nucleo a la espera
de la escalera. Para el calculo de estos anclajes se recurre a un catalogo de anclajes quimicos
del proveedor SIKA. Se debe verificar de forma simultanea que el anclaje no falle ni por el
hormigon ni por el acero, para esto se cuenta con las siguientes ecuaciones:

Rd

Rk.ef

#conectores =

donde,

Rq es la reaccién que se tiene que trasmitir por los anclajes.

Vreet €S la resistencia efectiva de un conector, que depende del didmetro, la profundidad de
anclaje y la separacion a los demas anclajes o paramento.

Se verifica el cortante del acero segun la siguiente expresion

0,6F, A

R, >
d 0

Se decide colocar anclajes ©10/20 con 10 cm de penetracion en la pantalla y 30cm en la losa.

8.2 VIGAS

Las vigas se proyectan a partir de la normativa EHE-08. Se estudian en E.L.U. la flexién y el
cortante, y asi obtener la armadura necesaria para su resistencia, asi como la fisuracion en
E.L.S. para su correcto funcionamiento durante la vida util estimada.
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Similares consideraciones a las expuestas para losas valen aqui respecto al Estado limite
ultimo de tensiones normales. Se emplea una redistribucion plastica limitada al 15 %,
reduciendo los momentos negativos y aumentando los positivos en consecuencia, manteniendo
el equilibrio.

8.2.1 Armadura

Se opta por disponer armadura inferior y superior constructiva de 208 para poder ubicar los
estribos y soportar las solicitaciones normales, si son suficientes. En algunas vigas este criterio
no se respeta pues es mas razonable colocar un didmetro o cantidad de varillas distinto, segun
la viga en cuestiéon. En funcion del dimensionado segun las cuantias minimas y/o solicitaciones
a las que esta sometida la viga, se reforzara la zona necesaria.

Cuantias minimas
La cuantia geométrica minima recomendada por EHE-08 es 2,8 %0 de la seccion transversal de
hormigon, para el acero utilizado.

Ancho de la seccién de la viga: 13 cm

Altura de la viga (h): 40, 45 0 50 cm

Resistencia caracteristica armadura pasiva fyk 5000 kg/cm?
Para estos datos, la armadura minima es 1,45; 1,64 y 1,82 cmz.
También debera cumplirse que:

W
Asfyd 2 7fctm,fl
Donde W; es el modulo resistente de la seccién y z es el brazo mecanico.

8.2.2 E.L.U.de Tensiones Normales

El calculo de las armaduras longitudinales toma en cuenta los momentos obtenidos planta por
planta asi como, para las vigas de medianeria, que conforman poérticos de contraventeo, los
momentos obtenidos por la presencia del viento en las dos direcciones en las que se lo
considerada, tanto positivo como negativo. En la Figura 8.9 se muestran solo las vigas de
medianeria de la planta N100

Figura 8.9 Momentos flectores en vigas de medianeria, debido a las cargas del nivel.°

En la Figura 8.10 y 8.11 vemos las mismas vigas pero sometidas a la accion del viento.

— —A— &4 4

Figura 8.10 Momentos flectores en vigas de medianeria, debido a las cargas de viento segun x
(positivo).

® El modelo posee mas elementos, como pilares, que se quitaron de la imagen para que se vea
claramente lo que se desea explicar.
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Figura 8.11 Momentos flectores en vigas de medianeria, debido a las cargas de viento segun y

(positivo).

En la Tabla 8.2 se observa los momentos con los cuales se dimensiona cada viga del nivel 100
y su armadura correspondiente.

Viga M ?zqu (kNm)
V101-104 33
V102-105 55
V103-106 45
V151 0
V152 25
V153 33
V154 0
V155 83

8.2.3 E.L.U.de Cortante
Para la verificaciébn de cortante se debe tener en cuenta el sistema de bielas y tirantes a
considerar para el flujo de tensiones. Se debe verificar que no falle la biela comprimida a partir
de la seccion de hormigén, y se debe calcular la necesidad de armadura para llevar las
tracciones de la celosia. Ademds, debe tenerse en cuenta que, para vigas invertidas, la
introduccion de carga es en la zona traccionada de la viga, por lo cual deben colocarse estribos
para llevar la carga a la zona comprimida (o sea para colgar la carga).

Se debe verificar que

As

20:8+2412
208+2b16
208+2b12
208
48
48
208
208+2b16

MP’ (kNm)
22
38
21
18
28
18
55
55
Tabla 8.2

Vrd < Vul

Vrd < Vu2

As

2¢10
3¢10
2¢10
2610
208+2b10
2¢10
410
410

M"%9 (kNm)

der

41
60
37
33
25

0
83

0

Donde V.4 €s la solicitacion cortante de calculo y Vy; ¥ V.2, se indican a seguir.

-Verificacién biela de compresion

Se debe verificar que

-Determinacién de estribado

Vd<Vu1:O,3.fcd.b.d

As

20:8+2b12
20:8+2016
20:8+212
48
48
248
208+2$16
248

Para elementos con armadura de cortante, el esfuerzo cortante ultimo resistente del hormigén
se determina a partir de la ecuacion:
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Con
Vsu = z.sena(cotga + cotgh) Z Aafyaa

0,15 1/ ,
Vou = | £ (100pif) 5 40,150 ca| Bbod

[

Con un minimo de
0,075 3/ 1/ ,
Vuz = [ v E Zf 24+ 0,150' Cd] bod

c

Donde

- Aq es el area de la seccion transversal de la armadura de cortante

- s es la separacién entre cercos de estribos

- fy«, €s el valor de célculo del limite elastico de la armadura de cortante

- p; es la cuantia geométrica de armadura longitudinal

- f-» €S la resistencia efectiva del hormigén frente al cortante

- 0’4 €s tension axial media en la superficie de analisis (positiva si es compresion).
- b, ancho neto minimo de la seccion del elemento.

Luego, la diferencia entre el cortante de disefio y el calculado es el que de sebe llevar con
armadura, con de Vsu=Vd-Vcu se despeja el area A, necesaria.
Por otra parte, para el estribado, la cuantia minima debera respetar la siguiente expresion:

z Aafya,d > fct,m b

sena 7,5 °

La separacién longitudinal de estribos debe verificar

Ln
i

. 1
= 0,75d(1+ cotg &) = 600 mm siVy, = E'./u1

o 2
= 0,60d(1+ cotg «) = 450 mm si EVL” <Vy = Ev;“

o
i

. 2
s; = 0,30d(1+ cotg o) = 300 mm siVy = EV‘”

Y la separacion transversal debe ser tal que se respete:
Sttrans = d < 500mm
Para las vigas de altura 40cm con armadura minima de cortante $6/25 se obtiene V,,;=237 KN y

V,,=57,8 kN. Esta armadura verifica para las solicitaciones de todas las vigas excepto de las
V102 y V105, para las cuales se coloca la armadura que se expresa en la siguiente Tabla 8.3,

Viga Vizq(kN) estribo Vier(KN)  estribo
V102-105 78 5x6/15 85 7x6/15
Tabla 8.3
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8.2.4 E.L.S.defisuraciéon

Se realiza, en la combinacién cuasipermanente de acciones, el control directo de la abertura de
fisuras en 0,3 mm, de acuerdo al art. 49° de la normativa aplicada. Otros controles de
fisuracion indirectos se aplican, tal como la colocacién de armadura de piel en vigas de canto
mayor a 50 cm y la limitacion de la tension de tensores en el calculo segln ByT.

-Fisuracion por compresion
En todas la situaciones persistente y en las transitorias bajo la combinacion mas desfavorable
de acciones, se debe verificar que:

oc < 0,60f

Donde
a. es la compresion en el hormigon y
fek,j €S la resistencia del hormigén a la edad j de estudio.

-Fisuracion por traccion
Debe limitarse la abertura de fisura caracteristica (wy) a un valor maximo (Wmax).
El ancho caracteristico de se calcula mediante la expresion siguiente:

Wi = BSmEsm
Donde B=1,7y
DA; ori
Sy = 2¢ + 0,25 + 0,4k, —2L1caz
As
Con
-c recubrimiento de armaduras traccionadas
-s distancia transversal entre barras longitudinales
-k1 coeficiente que tiene en cuenta la disposicién de tracciones en la seccion
Y Ac,eficaz verifica la Figura 8.12:

i
H
1
[
4
2
=]

Bt

4—51[ ‘I;L m Ac e

H

o

CASO 3

CASO 1 VIGAS PLANAS, MUROS, LOSAS CON § > 150

VIGAS CON s = 156

Figura 8.12

Por otra parte

> 042

o 0o\ 2
ssm=—51—k2(%) E
S S

Es

Siendo
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-0, la tension de servicio de la armadura considerando la seccién fisurada.
-k2=0,5
-a,, tension de la armadura en el momento en que se fisura la pieza.

8.3 PILARES-PANTALLA

8.3.1 Generalidades

Por cuestiones del proyecto arquitectonico, la mayoria de los pilares presentan espesores de
13 o 20 cm. Por sus dimensiones, se clasifican como pilares-pantalla, pues su menor
dimensién es menor que la cuarta parte de la mayor. Se tratan en este item tanto las pantallas
individuales como el nucleo de ascensor-escalera.

Todos los pilares son dimensionados en E.L.U. de tensiones normales, donde se determina su
armadura longitudinal, y en E.L.U. de cortante donde se determina su armadura transversal en
forma de estribos.

8.3.2 E.L.U.detensiones normales
Todos los pilares son dimensionados a presoflexion recta o esviada segun corresponda. Las
solicitaciones son determinadas en primer lugar, a través del modelo de cada planta y del
modelo tridimensional para evaluar el efecto del viento sobre la estructura. Dichas
solicitaciones corresponden a un andlisis lineal elastico de primer orden. Luego, se hallan las
solicitaciones en segundo orden mediante el analisis simplificado expuesto en el art. 43° de
EHE-08.
Considerando una terna de ejes Oxyz tal que Ox es paralelo a las medianeras, Oy es paralelo a
las fachadas y Oz es vertical, las pantallas pertenecientes a los poérticos de medianera se
consideran traslacionales en la plano Ozx e intraslacionales en el plano Ozy. El nlcleo se
considera traslacional en ambos planos y las demas pantallas se consideran intraslacionales en
ambos planos.
Dado que el desplome maximo del edificio en la combinacion caracteristica de acciones, para
las acciones laterales de viento en ambas direcciones, son menores a 1/750 de la altura total
del edificio, pueden considerarse como soportes aislados.
En la respuesta tensodeformacional del hormigbn se agrega un factor de minoracion de
resistencia de 0.85 que considera posibles defectos de llenado de los pilares.
Determinacion de solicitaciones en seqgundo orden
A partir de las solicitaciones de primer orden halladas mediante el analisis elastico lineal de la
estructura (Ng, Myg, Myg) se hallan las solicitaciones en segundo orden. Para ello, se determina
una excentricidad adicional que depende fundamentalmente de la esbeltez del soporte en la
direccion considerada.
Los esfuerzos de dimensionado son:

Nd; ]de: Nd (eoy+eay)a Myd= N(eox+eax)

Donde,

- Nq es la directa de disefio en la combinacién de acciones persistente de disefio
correspondiente

- M4, Myqa SON los momentos de disefio segun los ejes x e y respectivamente

- eox, €0y SON las excentricidades de primer orden equivalentes

- eqx, €ay SON las excentricidades adicionales para tener en cuenta los efectos de segundo orden

Las excentricidades equivalentes de primer orden se hallan,
Para soportes intraslacionales eo=0.6e,+0.4e;>0.4e;
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Para soportes traslacionales eo=e,

Siendo,

- e; Excentricidad en el extremo de menor momento (positiva si tiene igual signo que e2)
- e; Excentricidad en el extremo de mayor momento (considerada positiva)

La excentricidad adicional e, se halla como,

h+20e, I3

h + 10e, " 50i,

eq = (1+0,12B) (e, + 0,0035)

Siendo,

- B coeficiente que depende de la disposicién de armadura longitudinal en la seccién
- &,=f4/Es deformacion de calculo del acero

- h dimension de la seccion en el plano de pandeo del soporte

- lo Longitud de pandeo del soporte

- ic Radio de giro de la seccién de hormigén en la direccion considerada

Se define ademas la esbeltez del soporte como el cociente entre la longitud de pandeo y el
radio de giro en la direccion considerada. Si esta esbeltez es menor a 35, puede despreciarse
el efecto de segundo orden.

La definicion de la longitud de pandeo, para cada direccién considerada, se halla a través de
coeficientes adimensionados que dependen de las rigideces relativas entre vigas y pilares que
confluyen a ambos nudos que determinan la luz de calculo del pilar. En general, estos
coeficientes se determinan:

Pantallas intraslacionales
_ 0,64+ 1,4 + ¥p) + 39ty

B 1:28 + 2(71011 + le) + 3¢al/]b

Pantallas traslacionales

e 7,5+ 4(Wq + Yp) + 16951,
B 715 + (wa + ll]b)

Siendo 1. y ¥ los cocientes entre la suma de rigideces VEI/L de los pilares y las vigas que
confluyen a los nodos Ay B que definen la luz de calculo de los soportes. La luz de pandeo Lo
gueda determinada por el producto al.

Se considera asimismo una excentricidad accidental minima definida en la normativa como el
mayor de los valores 2cm y h/50, siendo h el canto de la seccién en la direccién de pandeo
considerada.

Vale lo expuesto para vigas en cuanto al método de los estados limites Ultimos para el
dimensionado (diagrama de los tres pivotes y respuesta tenso-deformacional de célculo del
acero y hormigon). Se agrega que el equilibrio se debe cumplir para un esfuerzo axial y uno o
dos momentos flectores segun sea el caso.
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8.3.3 Disposiciones Constructivas y Armadura

Las pantallas se arman con armadura longitudinal y transversal, como se muestra en la Figura
8.13 siguiente:

Ganchos €6 alternados Estribos segln planilla
en vertical y horizontal /

N ™,
@ [®] [®] > [® > [® !['! [®
/ / \\f \.f' L/ /
/ / e /
(o) |

/ ) . ]
. 1y (o) (ol

o] (o .

Figura 8.13 Esquema de armado de pantallas

Armadura longitudinal
Las barras no se separan mas de 30 cm y son arriostradas mediante horquillas hierro por
medio o si su separacién supera los 15 cm.

Se consideran cuantias limite de armado:

-Cuantia geométrica minima: 0,004Ac
-Cuantia mecanica: 0,1N; < Asfyq < Acfea
-Cuantia geométrica méaxima 0,045Ac

Armadura transversal
Se colocan estribos cerrados ¢6/b en toda pantalla, siendo b la menor dimensién de la seccién
de la pantalla (por lo general, b=13 cm).

8.3.4 Pilar 7 (ntcleo de Ascensor/Escalera)

El nlcleo de ascensor/escalera estructuralmente se comporta como una ménsula sometida a
presoflexion esviada.

Estara sometido a esfuerzos gravitatorios permanentes y variables, al porcentaje de viento en
direccién Ox que soporte de acuerdo a su rigidez relativa respecto a los demas elementos
estructurales que componen al aparato de contraventeo.

En el modelo tridimensional, se ha modelado el nucleo, en el modelo tridimensional, como una
ménsula de seccion igual a la que realmente tiene la pantalla 7.

Las mismas consideraciones respecto al dimensionado de la armadura longitudinal aplican en
este caso. Se dimensiona en E.L.U. de tensiones normales, considerando presoflexién esviada.
Para la obtencion de la armadura del nacleo, como se trata de un elemento estructural de suma
importancia, se realiz6 el dimensionado de dos modos distintos:

- Se consideraron las pantallas componentes del nicleo como desvinculadas entre siy se
las dimensionaron con el porcentaje de carga que cada una estaban sometidas. Este
método es conservador pues considera que las pantallas trabajan independientes entre
si, cuando en realidad el vinculo que existe entre ellas vuelve al nicleo mucho mas
rigido.

- Alternativamente se utilizé la herramienta section designer de hormigén armado del
software de MEF utilizado (SAP2000). Con dicha herramienta se obtiene el diagrama de
interaccion entre directa y momentos segun dos direcciones ortogonales. Con la
armadura obtenida en el primer método, se observé que las solicitaciones se
encuentran dentro de la zona cubierta por el diagrama de interaccion.
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Disposiciones constructivas

Siguiendo las disposiciones respecto a pantallas. La separacion de dichas armaduras es de 15
cm o 30cm (siendo esta Ultima la distancia maxima habilitada por la norma). Estas armaduras
se arriostran mediante horquillas ¢6 intercaladas horizontal y verticalmente, dos a dos.

Se coloca armadura horizontal a modo de estribo envolviendo la armadura longitudinal en su
parte exterior $6/13.

8.3.5 Pilar 6 (N100)

El Pilar 5 presenta un cambio de seccion entre los niveles 000 y 100 que viene acompafiado de
un cambio de la posicion del baricentro de las mismas. Como consecuencia de este cambio de
seccion se genera una excentricidad en la carga que “baja” por el pilar al introducirse en el nivel
000 que puede llegar a generar momentos que requieran un aumento en la armadura del
mismo. Otro analisis necesario es el de como “llevar’ la carga de la losa del nivel 100
adyacente al pilar al del piso inferior.

Para el caso de una carga que esta bajando por el pilar con cierta excentricidad se consideré el
modelo de la Figura 8.14, donde se utiliza a las losas de los niveles 100 y 200 para
contrarrestar el momento que se genera y asi armar a las mismas en consecuencia.

—_—
-
Figura 8.14

A la hora de analizar como descarga la losa del nivel 100, se consideré un area de influencia de
la losa cuya carga se va al pilar 6, esta carga a considerar se debera “colgar” en el pilar para
luego poder hacer la descarga en el del piso inferior tal como se muestra en la Figura 8.15.

38



Figura 8.15

8.4 CIMENTACION

Como se menciond anteriormente, se proyectan pilotes con una carga admisible de 50kg/cm2,
valor a partir del cual se determina la cantidad de pilotes por cabezal, exceptuando el cabezal
gue recibe al nucleo de ascensor/escaleras en el cual se tienen 9 pilotes y el del pilar 8, que
posee 3 pilotes, los demas tendran 2. Cabe mencionar que sobre fachada las vigas v051 y
v053 se apoyan directamente en los pilotes.

Se realizan vigas de fundacién bajo todos los muros de la planta baja del edificio, y como
centradoras para los casos en que se quiere evitar la transmision de momentos flectores en
cabeza de los pilotes, por su posible descentrado accidental respecto de su ubicacién tedrica.

Es importante tener en cuenta que en caso que los pilotes realizados presenten una menor
resistencia a la antedicha, se debe re-proyectar la cimentacion en su totalidad, quedando
obsoleta la solucion actual. Ademas, el dimensionado de los pilotes no se realiza en este
documento.

Contrapisos

Los contrapisos de planta baja se dimensionaron como pavimentos rigidos de hormigén, donde
solo se les coloca una malla para controlar efectos de retraccion y deformaciones térmicas.

8.4.1 Cabezales de dos pilotes

Se realizan en todos los casos cabezales rigidos, siendo valida la determinacion de la
armadura principal mediante el método de bielas y tirantes. El tensor principal se dimensiona
para una traccion de disefio, de acuerdo al modelo de bielas y tirantes ilustrado en la Figura
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8.16, para una carga centrada. A excepcion del cabezal del nacleo P7 que tienen descargas no
centradas, todos los restantes se consideran como apoyos articulados sometidos a carga
centrada.

L v+025a
_4%*_

d ’ h 0,85d

} )
Figura 8.16 Esquema de bielas y tirantes - Cabezal de dos pilotes sometido a carga centrada
Ng(v + 0.25a)
4= ogsa ‘el

Donde:

- Nq4 es la directa en disefio por pilote, en la combinacion persistente de acciones en disefio.
- d es la altura util

- a es el lado del pilar paralelo al lado mayor del cabezal

- v el vuelo (distancia entre paramento del pilar y eje del pilote)

- fya resistencia de disefio de acero en bielas y tirantes, no superior a 400 N/mm?

Luego, se coloca una armadura secundaria superior de un 10% de la principal segun el lado de
mayor dimensién del cabezal y un estribado tanto vertical como horizontal de un 4%. del area
de hormigdén perpendicular respectivamente.

Estos cabezales Unicamente deben ser arriostrados en su lado de menor inercia. Cabe
destacar que en cabezales de medianera de dos pilotes se deben agregar estribos verticales
de cuelgue suficientes para poder llevar correctamente la carga a los pilotes.

8.4.2 Cabezales de 3 pilotes

Para el armado del cabezal de 3 pilotes se considera el esquema de bielas y tirantes. Se
generan tirantes entre los pilotes, los cuales deben armarse con bandas de armadura
longitudinal como se esquematiza en la Figura 8.17.
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COMPRESION
TRACCION

Figura 8.17 Cabezal de 3 pilotes
Para el calculo de la armadura de las bandas se sigue el articulo 58.4.1.2.2.1 de EHE-08. Para
esto se calcula la traccion de disefio en el tirante como se expresa en la ecuacion siguiente

N,
T, = 0,687‘1(0,581 —0.25a) = Agfya

Donde

-Nq es la directa de disefio en el pilote mas cargado,

-l es la separacion entre eje de pilotes y

-a es el largo de la seccién del pilar.

Luego se calcula el area de armadura necesaria en cada banda como el cociente entre la
fuerza T4 y la resistencia de disefio del acero f,q = 400 N/mm?2. Esta armadura se dispone en
bandas sobre los pilotes.

Se coloca una armadura en reticula de % de capacidad mecanica de la anterior.

Para la armadura de estribado vertical se dispone una de capacidad mecanica igual o superior
a Nd/(1,5n) donde n es la cantidad de pilotes.

8.4.3 Cabezales del Nucleo de Ascensor/Escalera

Para el andlisis de este cabezal se realiz6 un modelo de elementos finitos en el software
informatico SAP2000. La introduccion de esfuerzos al cabezal se realiza por medio de vigas
auxiliares de rigidas siguiendo la geometria del nicleo de ascensor y escalera como se nota en
la Figura 8.18.

41



Figura 8.18 Modelo de MEF del cabezal del nucleo.

Los esfuerzos se introducen con cargas distribuidas en las vigas que se obtienen de los
modelos de cada nivel y del modelo tridimensional para analisis de cargas edlicas. Los apoyos
en los pilotes se realizan por medio de resortes cuya rigidez se obtiene de la Guia de
cimentaciones en obras de carretera.

Para el armado del cabezal se dispone armadura longitudinal en las bandas entre pilotes, las
mismas se disponen en la cara superior e inferior, coincidente con la posicion que se espera
para los tirantes. A su vez, se coloca en la cara inferior y superior una armadura secundaria
longitudinal. Se coloca también un estribado horizontal en toda la seccién y un estribado
vertical en las bandas respetando que la capacidad mecéanica sea no inferior a Nd/(1,5n).

8.4.4 Vigas de fundacion

Las vigas de fundacion se proyectan respetando los criterios expuestos en la norma EHE-08.
Se estudian en E.L.U. la flexion, tenso-flexion o preso-flexion, y el cortante, y asi obtener la
armadura necesaria. Se debe luego verificar que la fisuracion no sobrepase los 0,3mm de
abertura en E.L.S. para su correcto funcionamiento durante la vida util estimada. La
determinacion de las solicitaciones se realiz6 mediante modelos en SAP2000. Para el armado y
verificacion de fisuracion, se hizo uso de STR Hormigén y planillas propias.

Las vigas de fundacion se dividieron en dos grupos, las vigas centradoras/riostras y las vigas
de fundacion no centradoras.

Las primeras se dimensionan para que puedan llevar cargas axiales, tanto de compresion
como de traccion, asi como también momentos de borde o de ménsula. Esto se debe a que las
mismas son encargadas de corregir excentricidades accidentales en la ubicacién de los pilotes
(lo que genera momentos) y desplome de pilares (lo que genera cargas axiales), por lo que se
dimensionan a tenso y/o presoflexién. Ademas estas vigas pueden encargarse de soportar los
momentos debidos al tramo en ménsula desde el pilote hasta el pilar de medianera, como se
explico en el predimensionado.

Las vigas de fundacion no centradoras tienen como Unico propésito llevar la carga generada
por los muros de Planta Baja a los pilotes.

Consideraciones vigas centradoras y riostras
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- Las cargas axiales que llevan se estiman como un 10% de la carga del pilar que la viga esta
arriostrando. En el caso de que sean dos vigas llevaran un 5% cada una (una de compresion y
otra de traccién)

- Los momentos de borde se consideran ante una eventual excentricidad accidental de los
pilotes respecto de su eje tedrico de 10 cm. En el caso de existir dos vigas riostras contiguas de
similares rigideces, estos momentos se dividen a la mitad, en caso contrario, la viga de mayor
rigidez (o la Unica si no existiera mas de una), se lleva la totalidad del momento.

Consideraciones vigas no centradoras

- Estas vigas son las encargadas de llevar la descarga de los muros de la planta baja a los
pilotes para que estos los descarguen al terreno. Esta carga, mas su peso propio son las
Unicas solicitaciones que reciben, por lo que se disefian a flexion simple y se calculan de igual
manera que las vigas del resto del edificio.

- En el caso de las vigas en las que se apoyan los muros de contencién, se deben tener en
cuenta los esfuerzos horizontales y momentos torsores para su armado.

Cuantias minimas armadura longitudinal
Se respetan los mismos criterios que para las vigas de los niveles superiores del edificio.

Cortante

Los esfuerzos de corte se dimensionan de igual manera que para las restantes vigas del
edificio, con la salvedad de que, en vigas centradoras, se adiciona el esfuerzo de corte M/L
debido al centrado si corresponde.

Vigas cabezal sobre medianera

Por consideraciones normativas, los pilotes se retiran de medianera una distancia de 70 cm
(respecto de su eje). La descarga vertical de los pilares en medianera se resuelve en fundaciéon
mediante una ménsula corta y su correspondiente viga contraménsula, apoyada en su propio
cabezal.

Se trata de una region de discontinuidad por la introduccion de esfuerzos concentrados
(descargas de pilares y reacciones de pilotes) y geometria de la ménsula corta y cabezales
rigidos.

Se dimensiona como ménsula corta por la descarga del pilar en medianera, dependiendo del
angulo de inclinacion de la biela. Se colocan ademas horquillas para llevar las tracciones desde
el tensor al nudo te6rico de aplicacién de carga, concentradas a la altura del tensor.

Cuelgue con estribos de viga en ménsula (corta)

Se arma la viga en ménsula corta con estribos verticales para colgar la descarga en el cabezal
en el que penetra (0 sea, que esta introduciendo carga indirectamente). De acuerdo al modelo
de bielas y tirantes presentado en la Figura 8.19, la carga de compresion viaja hacia el centro
del cabezal, en su cara inferior. En caso de cabezales de dos pilotes, se cuelga la carga
empleando estribos, para su posterior dimensionado.
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Figura 8.19 Esquema de ByT para el célculo de estribos de cuelgue
Dimensionado a cortante
Los esfuerzos de corte se dimensionan para la superposicion concomitante en la combinacion
de acciones persistente de disefio mas restrictiva, incluyendo el peso propio, efecto de
contraménsula por descarga en medianera y eventual descentrado de los pilotes del cabezal
opuesto.

8.4.5 Cargas en Pilotes

Por un lado, se determinan las descargas sobre los pilotes en la combinacion caracteristica en
estado limite de servicio y se adjuntan en el plano de pilotaje correspondiente. Por otro, se
determinan las reacciones de los pilotes en estado limite Ultimo, en las combinaciones de
acciones persistentes de disefio. Esto solo se realiza a los efectos de hallar las reacciones de
los pilotes del cabezal donde descarga el nucleo central del edificio, Utiles para su
dimensionado precedente.

Esfuerzos de dimensionado de pilotes

Los esfuerzos axiales necesarios para el dimensionado de los pilotes se hallan para las
posibles distintas combinaciones de acciones, teniendo en consideracién el criterio de
simultaneidad para las acciones variables (viento positivo y negativo y sobrecarga) y las
distintas posibles direcciones de actuacion del viento. Las reacciones surgen del modelo
tridimensional, a las que se les adiciona las descargas debidas a las reacciones de la
estructura a nivel de fundacion (peso propio de vigas, cabezales, muros de albafileria).

En el caso particular de vigas en medianera, la reaccién hallada a partir del modelo (del apoyo
de pilares medianeros) aumenta por los efectos de ménsula y contraménsula.

Cabe recordar que el dimensionado de los pilotes no es realizado en este proyecto sino por la
empresa pilotera que los ejecute.

Esfuerzos en pilotes del cabezal de P7 (Nucleo de ascensor/escalera)

Las reacciones de los pilotes en este caso se hallan en hip6tesis de cabezal infinitamente rigido.

Se supone una ley de deformaciones plana y elastica en la secciéon formada por los nueve

pilotes de fundacién del nucleo, unién articulada cabezal - pilote y pilotes de igual rigideces

entre si.

La reaccion en cada pilote, para cada combinacién de acciones, se halla a partir de:

p. = N Myxl- Myyi

1=+ 7t 2

no Xxi Xy

Donde,

- x, Son los ejes coordenados baricéntricos y ortonormales

- N es el esfuerzo axial en la combinacion de acciones que corresponda
- n es la cantidad de pilotes
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- Mx, son los momentos flectores respecto a los ejes x e y respectivamente
- x;, son las posiciones de cada pilote respecto del baricentro de la seccion de pilotes

respectivos.

- Zxi%,Zyi® son las inercias respecto a los ejes y y x de la seccién de pilotes respectivamente

El torsor de esfuerzos extraido del modelo tridimensional (reacciones del empotramiento del

nucleo) es llevado al baricentro de la seccion de apoyo de pilotes para aplicar lo anterior.

O LISTA DE PLANOS

CoNor®ONE

Al:
A2:
A3:
A4:
B1:
B2:
B3:
B4:
Cl:
.C2:
.C3:
.D1:
.D2:
.D3:
.EL:
.E2:
.ES3:
. F1:
. F2:
.F3:
.G1:
.G2:
. G3:
.H1:
. H2:
. H3:
. 11: Encofrado N1100
. 12: Armadura y detalles de losa N1100
. 13: Alzado y detalles de vigas N1100
. J1: Encofrado N1200
.J2: Armadura y detalles de losa N1200
. J3: Alzado y detalles de vigas N1200

Planilla de pilares

Detalles de escalera y cabezales
Detalles de cabezales

Detalles de cabezales y pantallas
Planta de pilotaje y fundacién NOOO
Alzado de vigas NOOO (1/2)

Alzado de vigas NOOO (2/2)

Planilla de vigas NOOO

Encofrado N100

Armadura y detalles de losa N100
Alzado y detalles de vigas N100
Encofrado N200-N300

Armadura y detalles de losa N200-N300
Alzado y detalles de vigas N200-N300
Encofrado N400

Armadura y detalles de losa N400
Alzado y detalles de vigas N400
Encofrado N500-N700-N900

Armadura y detalles de losa N500-N700-N900
Alzado y detalles de vigas N500-N700-N900
Encofrado N600-N800

Armadura y detalles de losa N600-N800
Alzado y detalles de vigas N600-N800
Encofrado N1000

Armadura y detalles de losa N1000
Alzado y detalles de vigas N1000
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