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CAPITULO I 

PLM.'TEO DEL PROBLEMA ESTRUCTURAL. 

·Dentro del conjunto de instalaciones deportivas con -

las que se ha venido dotando en ~poca reciente a diversos 

Centros de EnseBanza Media y Superior, ocupa un lrignr im-

portante la construcci6n de gimnasios en los cuales los e! 

tudiantes pueden practicar "bajo techo" diversos tipos de 

actividades deportivas tales como: basket-hall, volley-ball, 

gimnasia, levantamiento de pesas, etc. 

Es material del proyecto arquitect6nico, la distribu

ci6n adecuada de los diversos elementos que son necesarios 

para el buen funcionamiento de un gimnasio, a saber: can-

chas y aparatos de gimnasia, vestidores, regaderas, servi

cios sanitarios. servicio m~dico, salas de masaje, cuarto 

de máquinas, bodegas, etc. 

En el proyecto que he tomado como base para esta te-

sis, se localizaron en la planta baja del edificio, todos 

los servicios del gimnasio, y las canchas de basket-hall, 

volley-ball y aparatos de gimnasia se ubicaron en la plan

ta alta. 

Para alojar las canchas mencionadas (Basket-hall: - -

13.00 x 28.00 mts. ap.roximadamente) y distribuf.r los apar_!! 

tos de gimnasia sin invadir ~stas, se fijaron las dimensio 



nes del local e~ 19.50 x 40.70 mts. a ejes de columnas ex

tremas y 6.00 mts. de altura libre. Por razones arquitec

t6nicas del conjunto de edificios, se proyect6 en el sentl 

do largo, la distancia entre ejes de columnas en 3.70 mts. 

En vista de lo anterior, se hace necesaria la constru!:. 

ci6n de un sistema de techo que cubra la superficie reque

rida, contando dnicamente con apoyos perimetrales de mane

ra que no existan obstAculos que impidan la prActica de los 

deportes seBalados. 

Siendo muy amplio el ndmero de soluciones que se puede 

tener para resolver este problema, deherAn estudiarse det~ 

nidamente diversos factores de car!cter constructivo, eco

n6mico, funcional y estético para decidir el tipo de cubier 

ta m!s adecuado para cada caso en particular. 

El objeto de esta Tesis es estudiar algunas de las al 

ternativas de uso mds comdn, analizando m!s detalladamente 

dos de ellas. 
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CAPITULO II 

ANALISIS DE LAS DISTINTAS ALTERNATIVAS 

Los diversos sistemas de techo m!s comunmente emplea

dos para cubrir superficies como l~ de este gimnasio, cuya 

planta se muestra en la Figura No. l. 

0 ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ ~ 
! 1 ! ! i i i i i i ! l 

®-t·-·r-r~+~·1:-·1--r-r-r·-r·-t·-t·1 
1 1 . ! ! . . i ! ! i ! ! 
i ·¡ ·I ! ! ! · ! 1 ! ! 1 

i i ¡ ! ! ! ! ! ! ! ! i 
i i i ! ! ! ! ! ! ! ! 1 

. . . ! ! ! ! 1 1 1 1 i 
! ! ! ! 1 ! ! i i i i i 
! ! ! ! i ! ! i j i i 1 19!!0 

· ! ! ! ! i .· ! . L . ¡ ! \ i i 
©-·+·-·-t·-l-·-·l-·-1·~·~·~:-t·""é":-$·-,-l-·-·+·-·t·-·t· 

i i 1 . ~ ! ~e~ i • .·· i . i 1 i 1 

~ 370 ~ 3.7º ~ 31~ ~ 3.10 ~ 3.10 _f 3.ro ¡ 370 ~ 3.10 .,L 3.10 ~ 310 _¡.. 3.10 ~ 

Fig. No. 1.- Planta do ejes do columnas. 
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las he agrupado -Oe un modo general, atendiendo principalme~ 

te a los materiales de que est!n construidas en la siguie~ 

te forma: 

1.- Cubiertas construidas dnicamente con elementos de co~ 

creto armado comdn o preesforzado. 

2 .- Cubiertas de diversos materiales apoyadas en elementos 

estructurales de acero. 

3.- .Otras soluciones de empleo menos comdn en nuestro me

dio, como estructuras de aluminio o de madera, domos 

de pl~stico, etc. 

1.- Cubiertas Construidas Unicamente con Elementos de Con-

creto Armado Comdn o Preesforzado: 

Dentro de este sistema de techo pueden presentarse las 

siguientes alternativas: 

la) Losa y trabes de concreto armado comdn: 

Este sistema de techo estar1a constru!do por tr! 

bes de concreto armado de 19.50 mts. de claro, -

separadas 3.70 mts. que, como ya se ha mencionado, 

es l~ distancia a ejes de columnas. La losa de 

concreto, colada . 1onol!ticamente con las trabes 

las cuales le sirv:~ de apoyo, trabajaria como -

losa continua con claros de 3.70 mts. como se i~ 

'dica en la Figura No. 2. 

1 1 1 ~~oa ~ ill w 
1 l 

i 3.70 i 3.701 :uo 1 r 
Fig. No. 2.- Corte longitudinal del sistema de trabes y 

losas de concreto armado. 
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Considerando la losa a nivel, se hace necesaria la -

construcci6n de un relleno y enladrillado para dar pendie~ 

tes y desalojar las aguas pluviales. En estas condiciones, 

las dimensiones de las trabes serian del 6rden de 0.40 x -

1.50 mts., siendo .la carga total por trabe de 60 Tons. de 

las cuales el 50% o sean 30 Tons. corresponden al peso pro 

pio de la misma. 

Con el fin de disminuir el peso de la cubierta se pu~ 

de optar por dar pendientes a las losas a una 6 dos aguas 

como se muestra en las figuras 2a. y 2b. respectivamente. 

Fig. No. 2a. Fig. No. 2h. 

Con lo anterior se consiguen las siguientes ventajas: 

a) Se suprimen el relleno y el enladrillado que tienen un 

peso aproximado de 200 Kg/cm2. sustituy~ndolos por un -

.impermeabilizante de membrana. 

b) Por especificaci6n se puede reducir la carga viva en -

60 Kg/cm2. cuando la pendiente sea mayor del 5%. 

e) Si la cubierta se construyera como se indica en la Fi
~ 

gura No. 2b., adem!s de las ventajas mencionadas, se -

reducirla el claro de las trabes, disminuyendo el mo--
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mento flexionante lo cual permitirla tener un peralte -

menor en las trabes. 

Adn con estas disminuciones en el peso de la cubierta, 

es evidente que cualesquiera de estas soluciones es antiec~ 

n6mica por el alto costo de la cimbra necesaria y por el p~ 

so excesivo de la cubierta que afecta directamente a las di 

mensiones de las columnas y principalmente de la cimentaci6n. 

lb) Losas precoladas apoyadas en trabes de concreto -

. preesforzado. 

El empleo de concreto preesforzado en problemas -

de este tipo, es cada vez mls frecuente, ya que -

al aprovechar 1ntegramente la capacidad de traba

jo del cemento se reduce notablemente el peso mue~ 

to de las trabes y por lo tanto la secci6n de las 

mismas, logrlndose un aspecto muy agradable por la 

esbeltez y simplicidad de las estructuras. 

En este caso, la cubierta estarla construida en la 

forma y con las dimensiones aproximadas que se in-

dican en la Figura No. 3. El peso de las trabes -

seria aproximadamente de 7.5 Tons. 

· 19.50 mis. ' 
1 
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Al construlr la cubierta con elementos prefabricados, -

se obtiene un ahorro considerable de tiempo en la fabricaci6n 

y montaje, adem!s se evita totalmente el empleo de cimbra. -

Sin embargo, deben tenerse en cuenta los problemas de roturas 

por maniobras (carga, descarga, acarreos, montaje, etc,) y -

por mal comportamiento de las juntas entre los precolados a 

los cambios de temperatura y a los movimientos de las armad~ 

ras que los soportan produci~ndose grietas que ocasionan fil 

traciones de agua. 

Respecto a las trabes puede decirse que su costo 'de fa

hricaci6n es alto, dado que se requieren concretos de alta -

resistencia {f~ = 400 Kg/cm2.), alambres tambi~n de alta re

sistencia (fy = 4,200 Kg/cm2,), equipo y mano de obra especi! 

lizada. 

le) Cascarones de concreto armado. 

La soluci6n a este problema con una cubierta cons

tru!da a hase de cascarones de concreto armado es 

muy atractiva desde el punto de vista arquitect6ni 

co, adem!s de las ventajas estructurales que ofre

ce; debido a ~sto se emplea con bastante frecuencia 

en casos similares. 

Dentro de este tipo de cubierta se presentan un -

gran ndmero de alternativas dependiendo de la for

ma que.se adopte para los cascarones. Pueden ser 

curvadas en una direcci6n (cillndricas) como se -

muestra en las figuras Nos. 4a, 4h y _4c, o curvadas 

en dos direcciones como se indica en la figura No. 

4d. 
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~ 1 1 . . 

r r r . J 3.70 J 3.70 J 
r r r 

F'IG. Nº 4a FIG. Nº 4 b 

FIG. Nº 4c FIG. 4 d 

Dada la separación entre columnas que fue fijada por el 

proyecto arquitectónico del conjunto, es conveniente adoptar 

para este caso, el cascarón ciltndrico de 3.70 x 19.50 mts. -

curvado en el sentido corto. Figura No. 4a. 

Para un cascar6n de estas dimensiones tenemos un espesor 

de 6 cms. con un peso aproximado de 25 Tons, lo cu~l signifi

ca un ahorro considerable en los vol~menes de obra de la cu--

bierta de la estructura en general. 

Se tiene el inconveniente en este tipo de cubiertas del 

alto costo de la cimbra sobre todo cuando los cascarones son 

curvados en dos direcciones. 
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2.- Cubierta de Diversos Materiales Apoyada en &lamentos Es

tructurales de Acero. 

A continuaci6n menciono los materiales que se ham emple.! 

do más frecuentemente en la construcci6n de cubiertas de este 

tipo, analizando br~vemente sus ventajas e inconvenientes: 

2a) Láminas acanaladas de fierro galvanizado, aluminio, 

plástico o asbesto cemento. 

En general, salvo pequeñas diferencias entre una y -

otra, este tipo de cubiertas tienen la gran ventaja 

de ser ligeras y de fácil y rápida colocaci6n, ade-

más de que su costo es relativamente bajo. Tienen -

el inconveniente de ser poco aislantes del ruido 

(viento, lluvia, etc.) y temperatura exteriores, pr! 

sentando además problemas de conservaci6n. Su uso -

queda condicionado a la calidad de los acabados del 

local por cubrirse. 

2b) Losas precoladas de concreto ligero o de Siporex. 

Ya se han mencionado las caracter1sticas de estos m! 

teriales, analizando brevemente sus ventajas e incon 

venientes. 

2c) Losa continua de concreto armado. 

Desde el punto de vista de conservaci6n, este tipo -

de cubierta es el más recomendable ya que se evitan 

los problemas que presentan los elementos pref abric_! 

dos, se obtiene aislamiento t~rmico y acdstico y se 

puede lograr un buen aspecto interior. El costo de 

la cimbra que debe emplearse, encarece la cubierta -

, 



y el proceso de construcciOn es m~s tardado que -

·con elementos prefabricados. 

Todos estos tipos de cubiertas pueden apoyarse sobre -

elementos estructurales de acero; existiendo una gran varie

dad de armaduras para salvar claros de estas dimensiones, -

pueden mencionarse corno de empleo más frecuente, las siguieE 

tes: 

Armaduras trianguladas de cuerdas paralelas con sus ap~ 

yos al mismo nivel o a diferente nivel. Figuras 5a. y 5b. -

respectivamente. 

J\NSN\lZW04 
Figura No. 5a. 

Figura No. 5b. 

Armaduras trianguladas de cuerdas no paralelas a una y 

dos aguas. Figuras Nos. 6a, 6b, 6c y 6d. 
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FIG. Nº 6a F 1 G. Nº 6 b 

FIG.Nº6c FIG. Nº 6d 

Arcos met!licos con apoyo en el piso o apoyados en las 

columnas. Figuras Nos. 7a y 7b, respectivamente. 

F 1 G. Nº 7 a F 1 G. Nº 7 b 

El peso propio de las armaduras metálicas, es en general 

reducido comparado en igualdad de claro, con el peso de una -

trabe de concreto armado comdn o preesforzado. Adem!s el em

pleo de armaduras met!licas permite una ejecuciOn m!s r!pida 

11 



de la obra dado que pueden fabricarse en taller, en tanto se 

construyen en el terreno los elementos que las sustentarán. 

Para salvar el claro que presenta este Gimnasio cubierto 

con una losa de concreto de 8 cms. de espesor, se tendr1a una 

armadura con un peso aproximado de 12 Tons., bastante menor -

que las 30 Tons. que pesar1a una trabe de concreto armado. 

Como desventajas de las armaduras metálicas pueden men-

cionarse los problemas que existen en nuestro pa1s para conse 

guir los perfiles estructurales indicados por el cálculo, ad~ 

más que su aspecto no siempre es agradable y es necesario en 

muchos casos ocultarlas con falso plafón. 

3.- Otras soluciones de empleo menos com~n en nuestro medio. 

Entre ~stas pueden mencionarse las siguientes: 

3a) Estructuras de aluminio soportando cubiertas que d~ 

berán ser obviamente de alg~n material ligero. Debí 

do a su reducido propio poso, facilidad de fabrica

ción y montaje y nula conservación, se han venido -

usando recientemente con bastante frecuencia para -

resolver problemas similares. Se tiene el inconve

niente del alto costo de los perfiles y escasa va-

riedad de los mismos. 

3b) Estructuras de madera con materiales ligeros en la 

cubierta. 

En nuestro pa!s es cada d!a menos frecuente el em-

pleo de la madera con fines estructurales debido a 

su alto costo,. dificultad de conseguir las seccio-

nes y largos adecuados y falta de calidad en la mis 

ma. 
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3c) Domos de pl~stico. A medida que ha avanzado la téc

nica de su fabricación, se est!n empleando con mayor 

frecuencia para cubrir grandes claros. Actualmente -

su costo es muy elevado. 

Como indiqué al principio de esta Tesis. de entre todas las 

alternativas que se mencionaron, tomaré dos de ellas para anal! 

zarlas y diseñarlas, éstas son: 

A) Estructuras trianguladas de acero a dos aguas con losa 

de concreto armado. 

B) Cubierta con cascarones cillndricos de concreto armado. 



C A P J T U L . IIl, 

ANALI SIS Y DISEi'\O ESTRUCTURAL DE . TirüS DE CUBIERTA. 

TIPO ."A".- Estructuras trianguladas de acero a dos agua.s con -

losa de concreto armado comdn. 

Como ya he mencionado, las arm duras principales.ténclrAn -

un claro de 19.50 mts., la separaci n entre ellas será de - -

3.70 mts~ la triangulaci6n que he ef cogido será tipo Fratt con 

una separación entre montantes de 1 95 mts. Sobre estas armarl_!! 

ras se apoyarl una losa de concreto armado de 8 cms. de espesor. 

Diseño de la Losa: 

Cargas: 

Carga viva (Azoteas con pendiente si perior a 5~~) ._,.70. 00 Kg/mt2. 

(Area tributaria de 10.do a 63.00 ~12). . . 

Peso propio de la losa (reralte to al B cms.) 

0.080 m3. x 2,400 kg/mt3. 

Enladrillado: 

192. 00 ~:g/mt2. 

92.00 ~:g/mt2. 

354 .00 i'g/mt2. 

Analizaré una faja de losa de 1.00 mt. de ancho en toda su 

longitud, considerlndole continuid d en los apoyos proporcionn

dos por las trabee secundarias que tierien una serarac i6n entre 

sI de 1.95 mts. para que coincidan con los nudos de la armarura. 

En vista de lo anterior, la losa rabajarl en un sentido ya que 

la relación de claro largo a clar corto es: 

14 



,. ... :l.70 ~its. 
1.95 S1ts • 1.90 '. rara la distribución de momentos 

utilizaré el m6todo de Cross. 

w=0.354 ton./m. 

Condición de Carga. 

CAlculo de rigideces y factores de distribución. El Cte. 

Nudos (2) y (10). 

ra 2:..í ra to-11 ...ll..L 
L 
~ 1.54 El 

l.95 

r11 2-3 ra 10-9 ilL ..ifil._ 2.05 El 
L 1.95 

Er 3.59 El 

FACTORES DE DISTRIBUCION: 

Fo 2-1 : ~ 1.54 E 1 
e 0.43 

E r 3.59 E 1 

Fo 2-3 -1:!!..&2 ~ 0.51 r r 3.59El 

Fo 10-11 = Fo 2-1 0.43 

Fo 10-9 = Fo 2-3 o.57 

Nudo:'! (3) (4) (5} (6) (7) (8) ( 9) 

ra 3-2 = ra 3-4 : ra 4-3 = ro 4-5 = ro 5-4 ro 5-6 .. ra 6-?1 

ra 6-7 ra 7-6 ra 7-8 ro B-7 = ra 8-9 ro 9-8 ra 9-10 = 

~ ~ 2.05 El !'. r = 2.0 5 E 1 + 2 .05 E 1 = 4.10 El 
L 1.95 

1.5 



Ya que todas las barras tienen la misma rigirlez r concurrec 

dos en cada apoyo, tenemos: 

" Fo = r borro Z.05 E 1 = 0.5 
! r 4.10 El 

C~lculo de momentos Isostáticos de Emnotramiento corrc~non-

dientes a la nrimera etana rlel método de Cross. 

Debido a la simetrta do claros y cargas de cada barra del -

elemento en consideraci6n, tenemos: 

.~ 
..!!!L. t.\ i = e 

w ¡l 
Mt·I = M10-11 = - 8-

wtt 
:r 

~: 
e 

0.17 ton·m. 

0.17 ton· m. 

w ¡t 0.354xl.9s2 
Me 1.l = Me 10., : -- = --- = 0.11 ton -m. 

IZ IZ 
16 
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wlt 

IZ 

!-



Dado que la ·losa es simétrica con respecto al eje (61. an~ 

lizaré únicamente la mitad de la estructura. Usaré como conve.!!. 

ci6n para el signo de momentos de barra sobre a1>oyo, la siguic_!! 

te: 

Fo 
Me 

la.dial. 

lec lransp. 

1.95 

0.43 0.57 o.solo.so 

- 0.11 t0.11 

t003 .. 0.03 

t0.02 

1.95 

-0.11 +0.11 -0.11 t0.11 

1.95 

-0.11 

1 

tl 
1 

2da. dlst. 

Me finales 

Mcl. claro 

- 0.17 ¡.º·" 

1--~~~~_¡_~~....::-~LQ.L!.=.Q;,...,_~~~l--~~~~-l-~~~~-l 

- 0.14 +0.14 -0.10 i0.10 -0.11 .+0.11 -0.11 +0.11 -0.11 

!-0.10 +0.05 t0.06 t0.06 +OD6 

Dado que la losa os continua y quo la separación del refuer 

zo estará dada por ospccificaci6n, se prefiere consirlernr n la -

losa como libremente apoyada, tomando el valor del momento isos-

tltico 'calculado anteriormente, 

Características de los ~nterialcs: 

Cdncreto fe = 140 ~g/cm2. 

Acero de Refuerzo grado estructu~al fs 

Cálculo de las Constantes: 

f~ o. 45 re = 63 l:g/cmi. N 11 

k 1 1 o ;331 fS ll\00 
+ ~nrc 1 +·· 11 X 63 

1 k¡3 1 0.331 0.89 - - ,) 

} fe kj = 0.5 X 63 X 0.331 X 0.89 

17 

1400 !.g/cm2. 
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e = 0.306 

reralte necesario de la losa por flexi6n: 

. . TM 
d = Vi(b 0.306 j 1 ~igo • 6 cm. 

El peralte total de 8 cm~ es correcto. 

El iirea de acero necesaria en la faja do 1.00 mt. t)e loi:;:i 

con~iderada será: 

As M : ""fsjd 
17 000 

1400x083x6 
2.28 .cm~/m.I. 

- :,.:< . . , . ·.· ,'-•_, 

calculando varilla corrugada de 3/8" (o:;95".ri~~.} .de rliúl'1e:.ro, -

cuya área es O. 71 cm2. tendré una sep~rac;'r6~: 

s = 0, 71 X 100 
2.28 

ror temperatura tendremos: 

31 cms. 

Así phh = 0.002 X 100 X 8 = L6 r.m2/:1í. L. 

s = 0. 71 X 100 
l. tí 4 4 cms, 

rara este caso rigen las especificaciones siguient.e~: 

Separaci6n máxima refuerzo principal: > · 3}¡' 2~ cm~. 

Separacilin máxima refuerzo por tompel'ai;úra;·~~51i<~. 40 cm!' .• 

El ar!llado de la losa quedará en la ~ig\li~n'.~c;_'r#ma: 



1 2 3 4 5 6 

1 

armadura 

vara.# 3 :a> 24 cm. 

3.70 

armadura 

e 
" o 
<t 

o o @ ·~ 
a 

·~ l ·e ·;: 
a .... a a a ..., 'O "O "O 

1 :i:t 
e e e u 

~ 
::> ::> . u 

" .. .. :: :: ¡.-: .,.: !;? .,.: .,.: .,.: 
3.70 

armadura 
·-

1.95 l 
l 

1.95 l 1.95 1.95 1.95 L L 
1· i i 

-- -- .---· _--_- - - __ -_ -- : __ -- -- -

Diseño <le las rrube~ Secun1l arias. - Las trabes -secunrlat'ias se -

consideran libremente apoyadas en las armaduras. La ~1rnbru para 

el colarlo de la losa deberá apoyarse en dichas trabes secundn-

rias, por lo tanto las cargas a considerarse son~i~ sigujentcs: 

Cargas permanentes y carga viva: 

Carga viva ·(Azoteas con pendiente superior a 5~) 100.00 Kµ/mt2. 

(Area tributaria de 4 a 10 ll2.} 192.00 \:g/r.:t2. 

Enlarlrillado: 92. 00 t· g¡'mt2. 

I\' =38-1.00 Kg/mt2. 
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Cargas de colado: 

Carga viva (raso de material, tral>ajadores y equl, 

po de colado} 100.00 Kg/mt2. 

192.00 l:.g/mt 2. 

33.00 !:g/mt2. 

Peso del concreto de la losa: 

Peso de la cimbra: 

W "' 325.00 l.g/mt2. 

· Los valores de los elementos mecAnicos para las trabes se

cundarias serAn los siguientes: 
- 2 

~lamento flex.c/Carga Permanente= hlc.p.= 384 x ~· 95 x 3 • 7 =l,280 l.f!-"' 

3--2 
Momento flex.c/Carga de Colado= Me.e. = 325 x ~· 95 x ·' =l,Oll'i rt;-m. 

Reacci6n en los apoyos p/Carga l'ermanentc = RA 384 X 3.Í ílO 1'¡rs. 

l'ara apoyar debidamente la cimbra, el peralte m1nimo rlo lns 

trabes secundarias deberá. ser do 17.78 cm. (7"\ o sea el perfil. 

a revisar en una vigueta 1 de 7". 

Caracter1sticas geométricas de la vigueta 1.de 7;imlgarlas~ 

Area de la secci6n transversal: 

Momento de Inercia: 

M6dulo de Secci6n: 

Radio de giro con respecto 

al eje del alma: 

Area del patin de: 

A 

Ixx 

Sxx 

28.52 cm2. 
<}:~:).-,' 

1, 5C>,El¡oó cm4. 

169 .• 6 cm3. 

2.7 cm. 

9.2 cm2. 

Acero designaci6n A.S.l.hl., A-36 fy = 2,530 ~g/cm2.- Para 

el refuerzo ~ermisible en el patín de compresi6n tomaré el que 

resulte mayor de: : 

Fb 

6: 

Fb 

<-t>' 1-2cicb 10· 6 ty 

843 700 

1 d 
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en estas expres~ones tenemos que: 

Ce = j 2. TT'i = 
f y 

Cb i 

J 2. TT'X 2..1 X 10• 
2. !530 

12.B 

l =longitud no arriostrada del pat!n en compresi6n. 

r = radio de giro con respecto al eje del plano del alma. 

d peralte de la secci6n. 

A~ = Area del pat!n en compresi6n. 

Para la condici6n rl.e cargas permanentes m4s carga viva, -

la losa estará restringiendo el pat!n de compresi6n, entonce~ 

por especificaci6n el esfuerzo permisible es: 

Fb = 1,530 Kg/cm2. 

Para la condici6n de cargas de colarlo, el pat!n de compr~ 

si6n no está atiesado, por tanto el esfuerzo permisible es: 

Fb 

Fb = 

370 J 2 

~l z. 7 , ,... .,......:.._~"----

% X 128 2 
X 1 

843700 
370 X 17.78 

9.2 

0.6 X 2530 

Los esfuerzos de flexi6n son: 

624 Kg/cm2. 

Rige. 

. a) Para la condici6n de cargas permanentes más carga viva: 

f b c.p. = ..!.. = IZB OOO = 7!5!5 K9/cmt < Fb = 1 :130 Kg/cm~ s . 169.6 

b) Para la eondici6n de cargas de colado: 

fb .~ e.e. 169.6 640 Kg/cm" < Fb 

21 



El esfuerzo cortante mAximo es: 

R V•---
Area alma 

710 
: 62.5 Kg/cm2 < f• • 0.4 fy • 1 010 KQ/cm,, 

0.641t 17.78 

N6tese que en todos los casos los esfuerzos de trabajo son 

inferiores a los permisibles por lo tanto la secci6n que se ha 

propuesto, está sobrada. 

Diseflo de las Armaduras Principales: 

Cargas consideradas nobre las armaduras: 

a) Cargas permanentes mAs cargas vivas: 

Carga viva (Azoteas con pendiente superior a 5~) 

(Area tributaria mayor de 63 hl2.) 

Peso propio de la losa: 

Enladrillado: 

40 1'.¡!/mt 2. 

192 rg/mt 2. 

--'9~2_Eg/mt2. 

Wt= 324 ~~l!/mt.2. 

b) Cargas de colado: \\'t= 325 rg/mt2. 
====== 

Ya que las cargas son sensiblemente iguales s6lo har~ un- -

anAlisis con la carga Wt = 325 Kg/mt2. 

Se proponen las siguientes secciones: 

2 L 76 x 6 mm. 

,,. 
.JL 

2 &. 76 l 6 mm. 

SECCION PROMEDIO 

D 
1----- 400x 750mm.-----
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Cdlculo de los momentos de inercia: 

Cabezal: I = 4 X 51.6 + 4 X 9.49 X 8'1.52 2B5,000 cm4 • 

Columna: I = 40 X 753 

12 = 1,410,000 cm4 . 

El acero de las armaduras será ASU.l A-36 

fy 2,530 Kg/cm2. 

6 . / . E= 2.1 x 10 Kg cm2. 

El concreto de las columnas ser!: 

U: 210 l\.g/cm2. 

E 225,000 K~/cm2. 

Para la resolución exterior de la estructura, utilizaré el 

~:étodo de Cross, por lo tanto calcularé las rigideces angulares 

y los factores de distribuci6n angular. 

Cabezal: 4EI 
r = --i-

4EI Columnas: r = ~-1~ 

4 X 2.1 X 106 
X 2.85 X 105 

L95 X 103 
8 '. 

12.3x10. 

4 X 2.25 X 10
5 

X 1.41 X 10
6 

:11.6 X108; 
. 1.09 X 103 

por simetría de la estructura: 

I: r = 12. 3 X 108 
X 11. 6 X 1011 = 23. 9 X 108 • 

. Fd cabezal 12.3 X 10ª 0.51 
23.9 X 10ª 

Fd columna 11. 6 X 1011 
0~49 

23. 9 X 108 
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e e 

col. sup. cabezo! 
0.49 0.51 

+ 41.6 
-20.4 - 21.2 

o t 10.6 

- 5.2 - 5.4 
o + 2.7 

- 1.3 - 1.4 

o t o. 7 
- 0.3 - 0.4 

MEF-27.2 +27.2 
col. lnf. 
-10.2 

- 2.6 
- o. 7 

- 0.1 

MEF-13.6 

{'- w • 0.325 x 3.7 + 0.1 x 19.5 • 1.31 ton/m. 
ººO O ººOº 00º 

cabeza 1 col. aup. 
0.51 0.49 

-41.6 
-t21. 2 +20.4 

-10.6 o 
+ 5.4 + 5.2 

- 2.7 o 
+ 1.4 + 1.3 

- 0.7 o 
+ 0.4 + 0.3 

MEF- 27.2 + 27.2 
col. lnf. 

10.2 

+ 2.6 

+ 0.7 

T 0.1 

MEF -+ 13 .6 

Dado que· la estructura es sim6trica en geometría y en car

gas, no _se tienen desplazamientos horizontal_es. _ Lo anterior se 

comprueba con: Suma hlom,Cols. = O. 

El momento exterior en el extremo de la armadura es: 

ill = 27 .2 Ton.-t.i, 

entonces se tendrá que las fuerzas horizontales en los nudos s~ 

perior e inferior~ considerando que el peralte en el extremo de 

la armadura es de 1.50 mts. serAn: 

F _ _J._7, 2 Ton-ill, 
- 2. 5 mf. 18.2 Tons. 

Como ya he mencionado la triangulaci6n interior serA del tj 

po Frntt y para su análisis haré lns siguientes hip6tesis: 

1.- Las cargas están a-plicadas en los nodos, ya que las trabes 

secundarias coinciden con ellos. 
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2.- Los nodos son articulaciones, ya que los esfuerzos que pr~ 

vienen de la rigidez de ellos, son pequeños comparados -

con los esfuerzos producidos por las cargas. 

3.- Los elementos de la armadura trabajan ~nicamente a fuerzas 

axiales de tensi6n o de compresión. 

R 

La carga por nodo ser~: 

p = 0.325 X 1.95 X 3.70+0.1X1:9s:~:~~~~·;5Ton.; 
. "'" '. ~ : : ': '.,, \ . · .. ,,, : 

Utilizaré el ~íétodo de Cremona para ~n~c)ritif~f·.1~ fuerza 
~ 

axial en cada elemento, solamente aIÍaÜia~é la mitad de la arn:.!:_ · 

dura ya que es simétrica respecto al centro del claro. rara la 

nomenclatura utilizaré la notación de BOW. 

1.28 ton. 2.55 ton. 2.55 ton. 2.55 ton. 2.55 ton. 2.55 ton. 
d e h k n 5q t 

18~.2~t~o~n·ll~~~--"~~~~--l~--~~--J~~~~-r~~.:-~-,6 

e 

18.2 ton. 

b 
12.75 ton. 

Escala lineal en la armadura 1 : 75. 

Escala de fuerzas: 1 cm. = 2.5 Ton. 

u 
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La fuerza axial para cada elemento aparece en el resumen -

de la Tabla I. 

ANALI SI S SIS1111 C O : 

De acuerdo con él Reglamento del Distrito federal, la es

tructura en este caso queda clasificada como sigue: 

Grupo A: Edificios con area total construida superior a 400 ;,¡2, 

donde existe frecuente aglomeración de personas. 

~structuraciGn Tipo 1: Estructuras que 'Posean alineaao!' -

en la dirección que se analiza, dos o más elementos resjstentes 

a fuerza cortante horizontal y cuyas deformaciones, ante ln 

acción de cargas laterales en dicl1a di recci6n¡ sean debidas eso.!! 

cialmente a flexión de los miembros estructural.es. 

Se hará el análisis esU.tico de la estructura con un coefi 

ciente slsmico de 0.06 x 1~3 = 0.078, ~orrespondiente a la cla

sificación mencionada y localizándose el edificio en una zona de 

al ta compresibilidad. Asl mismo se considerará la variac Hin 

triangular de la ac el era_c i6J1. 

~eso que carga sobre un marco: W = 340 x 19.50 x 3.70 24,50C ~gs. 

Cortante en la base: V hase= 24.5 x 0.078 1.91 Ton. 

Debido a la simetrla geométrica y de cargas, xfo habrá tor

sión; entonces el marco estará sujeto 6nicamente a la acci6n de 

una fuerza horizontal de 1.91 Ton. aplicada en el cabezal. 

1.91 ton. 
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Para analizar este marco utilizar6 el Método de ~orris, -

con el cual se puede hacer simultáneamente la repartici6n de -

momentos y de cortantes. 

Momento exterior debido a la fuerza l1orizontal: 

1.91 X 10.90 20.80 Ton-M. 

Momentos iniciales de empotramiento: 20.8 
4 

COl..SIJPERIOR CABEZAL. CABEZAL. 

5.2 o.o o.o 
::.!.:.!... :.1..:!. :.!..:.!.. 

o.o - 1.3 - 1.3 

-l·~-
_Q. __ _ Q. __ 

-:..2.:.L -:.2.:.1- =...Q.,l_ 
o.o -0. I -0.1 

_ .Q.J_ _Q. __ _Q. __ 

:JLL .:...Q.J_ . :....QJ_ 
MEF + 4.4 -4.4 MEF - 4.4 

COL.. INFERIOR 

5.2 

-º--
- 1.3 

+}..:.L 
o.o 

-0.1 

+9.:.3-_ 
o.o r Mco11. = 20.8 ton-m. 

MEF +6."i) . • MEF 

5. 2 Ton-:-.!. 

5.2 

:..!..:!,_ 
o.o 

_t.,l!,. _ 

.::JL.L. 
o.o 

_..9:.-3-
.:....Q.:..L 
-+ 4.4 

COL.. INFERIOR 

5.2 

-º--
- 1.3 

-+ 1.9 

-o-:o-
- o. 1 

-+o. 3 

o.o 
+6.0 

~ú1A.- La raya cont!nua indica que el nudo est~ en equilibrio. 

La raya punteada indica que la estructura está en equi

librio por cortante. 
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3.45 

.51 
b 

La armadura quedará on la siguiente forn1a: 

6 i m 

8 7 3.45 
0.46 1 

Resolviendo la armadura por el m6todo gráfico do Crcm0no, 

se obtienen los esfuerzos en los miembros de acuerdo con el ;~~ 

sumen de la tabla I. 

ANALISIS PO"R VII.:NTO: 

La fuerza d~bida al viento se sul:tone 11erpenclicular a la S\1 

perficie sobre la que nctáa. 

Se determinarli la magnitud de dicha fuerza de ncuerr1o con 

la expresión:. 

W = 0.00555 CA v
2 

A Aren expuesta en. ~.l2 •· 

V Velocidad de disef:o en Lm/hora, E.n este coso ro:r tr.!!_ 

tarse de una estrnctura. entre O y 15 :;.t$ •... de altur~: 

V. = 85 Y.m/hóra .más 15% por estar clasi fic11da clent.:ro 

del Grupo A~ l'or tanto: V = 9B !.m/horn. 

C Factor de ~mprije~uc depende de las cnrnóterfsticas -

g~~mét~i6as de i~ estructura. Bs··do signo)•Ósitivo -

cuando se tratn do empuje sobre el area y de signo n.s; 

gativo cuando se considera succjón. En e~te ca$O se 

tendrá: 
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l 
.L. 

L/3 _, L/6 \ 
-\ 

©· C=·l.75 ~~y·-·0 

C•O. 75 

w1-2 

W = 0.00555 CA.982 

1730Kg. 

w2..; 3 = • 2240 Kg • 

. ~:~:,~~,~JmQ;; ... e ~ 
\1'5_

6 
=~ ú6o.Kg. 

1 

L/l ~ 

C• ·0.40 0 

C•·0.68 

53.5 CA 

159 ~:g/m. 

\1"2_3 = - 34 R !\.g/m. 

w3_4 : - 198 Kg/m. 

w
4

_
5 

.. ~-~ a-1 "i:g/m. 

\\'. 6 = ~.·143, Tg/m. 
::>- . . 

El marco ·:fll.eda.rá entonces bajo la acción de las siguien

tes cargas: 

348 Kq/m. 198K!!An. 

143 Kg/m. 



CHculo de los momentos de J::mpotramiento.- Se hará µor -

fórmulas, teniendo en cuenta la su11er~1os·ici6n de causas y efec

tos. Los factores que se indican se deben multiplicar por Wl, 

siendo W la carga total y 1 el claro total. 

L 

• ll/12 1Íi2 t 
al + 

1 ., 
~ a(6-8a~~a~) a1.(4- 3a) l 

12 + IZ 

!-
L/2 -i 

~ 11/96 . 5/9J 

Se obtienen los siguientes momentos en Ton-1í: 

11.1 6.0 

1.6 1.4 

1.6 1.4 
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tos: 

Aplicando el ~iétodo de ~lorris obtengo los siguientes mome!}. 

col. aup. cobezal 
-+8.5 -8.5 

col. inferior 
-+ 8.9 

cabezal col. su p. 
- 2.6 -+ 2.6 

col.inferior 

CAlculo de las fuerzas verticales exteriores: 

6.44 r- 3.31 -1 9.75 

e 

10. 159 Kg/m. 143 Kg/m. 

19.50 
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! ~i. = o 
.t\ 

O 1- --2 
S,g+--' ;:>9X 10,9 0.348 X 6,4•1 2 . 

(0.196 X 3.31 X 8.10) -

(0.0Gl x 9.75 x 14.63} + ()'.J'ü ¿10792 
- 3.2 (RYD ·X 19.iiOl =O 

. ,. .. , .. >,·;~:.:{_\;' '.>' 
:P.VD<:.-QA4 To .. 11; 

,_ .. ·,;.·-'</,-':>"·; t 

! ¡,¡D = O .•. >:.-·:· 

- (RYA x 19, 5.0) - B. 9 + ~:ft&'·~.:~, + ((J. 348 x 6 .4 U lU<.) + 

.:~~·····._; ,é~:; '.<.··-·-_···:..~·2· 
+ (0,19ll X 3;31 X ll.4l) + ~: 0.•;1:2;: 9 ~/;, +. ,9_.143 X Tcf:92 

2 

8.5 f 2.76 

~He 
e ---

159 Kg,in. 

A HA 

'f.:· 

RYA ;., 2 .7~ Ton.· 

l: Me =.o · 

0.159i I0.91 
- B.5 -

2 
- 8.9 -..¡. ( H .. x 10.9): O 

H,_ . • 2. 46 ton. 

r MA = º 
'l 

- e. 9 -t 0.159x 10.9 .,_ 8.5 T ( H, X 10.9) = o 
2 

.. Ha o. 73 ton. 
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t 0.94 

~2.63 

e He 

0.143 toni!n. 

o 

~3.2 
¡ 0.94 

r: Mo= o 
1. 

- 3.2 + º· 143 ~ IO.S + 2.63 - (He x 10.9) : O 

He • 0.73 ton. 

r: Me = o 

+2.63-8.5-3.2+ (Ho x 10.9): O 

:. Ho = 0.83 ton. 

La armarlura quedará entonces sujeta a las cargas que se -

indican en la Figura Xo. 

0.34 0.68 0.68 0.62 0.39 0.27 0.16 0.16 0.16 0.16 o.o e 

5 q 6 1 5 e' t' ¡' 

0.37 5.65 ~~ 
70-2- ·• 2.12 -e 1-

0.37 5.65 1.75 0.37 ... -!' 8 9 10 11 12 11 .10 9 8 7 -1.~ 
-b Q k'-

2.76 

P.osolviendo esta estructure. tambi6n por ol ~.llitodo Gráfico 

de Cremona, se obtienen los esfuerzos sobre cada miembro qu~ -

aparece en la. Tabla siguiente: 
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TABLA DE RESUME DE FUERZAS (en tons.) 
QUE ACTUAN SOBRE CADA MIEMBRO fuerzo tensión:,: f. compres 1 on .. 

MIEMBRO CARGA VERTICAL SISMO VIENTO 

1 - 2 + 3.2 - 2. 6 8 - 2 .6 7 
+ 1 . e4 - o .93 

2 - 3 - 7.3 - 1 . 9 9 - 0.47 
+ 1 . 19 - o.os 

3 - 4 - 13 .9 - 1 . 38 + o. 75 
+ o .6 2 + o .60 

4 - 5 - 17.2 - o .e3 + 1 .13 
... n 1" ... n.<>c 

5 - 6 - 17.7 - o .33 + 1 .16 - o. 45 + 1 .16 

7 - 8 - 1 e .2 + 2. 5 1 + 5.2e 
- 3 .45 t 1 .3e 

8 - 9 - 3.2 + 1 . 7 3 + 1 .93 - 2. 7 8 t- 0.20 
9 - 10 + 7.3 + 1.o5 - o.2e - 2 .1 4 - o. 70 

10 - 11 + 13 . 9 + o .4 4 - 1 .50 
- 1. 5 6 - 1 .35 

11 - 12 + 17. 2 - o. 1 2 - 1 .90 - 1. 06 - 1 . 72 
1 - 7 - 12 . 8 + 0.4 6 + 2.76 

- 0.46 + 0.94 
1 - e + 19.0 - o .98 - 4.24 

+ o.ea - 1. 50 

2 - 8 - 11 . 6 t o .6 o + 2 .60 - o. 5 6 t- 0.90 

2 - .9 + 13. 5 - o .e 9 - 2 .e3 
+ o .6 3 - 1 .12 

3 - 9 - e.6 + o. 56 + 1 . 7 6 
- 0.53 t- o .70 

3 - 10 + e . 1 - O .B 1 - 1 .60 
+ o .7 6 - 0.80 

4 - 10 - 5 • 7 + o .53 + 1 .03 
- o. 50 ... 0.50 

4 - 11 + 4 .6 - o. 75 - o. 55 
+ o .se - o .so 

5 - 11 - 3 . 1 t o.so + 0.38 
- o. 46 + o .30 

5 - 12 + o. 7 - 0.69 o.oo 
... 0.64 - 0.24 

6 - 12 - 0.8 + o .04 + Q.14 

Se titntn 2 valores de fuerzas poro codo miembro por lo 

acción de 1 sismo y de 1 viento por ser reversible su occ ión 

sobre lo estructuro. 



DISE.\ú DE LúS i.:n:.mnos DI: LA AR1\iADUTIA: 

En la cuerda surerior el miembro con mayor carga es el ~ 

5=6 que tiene: 

Carga vertical: p - 17. ,., Ton, 1 

0.33 Ton. 
Carga por sismo: p 

= 0;45 Ton; 

Carga viento: 
'' 

por r< :/+ .• 1:16 Ton. 

.· N6tese que lás cargás 'p~~~~·Jf:~6'f()~· acCidentales como vi en 

to y sÍsm~ -son pequeñas- compaiiifns:~~~~l la' éa~ga vertical r ya 

que para las condiciones accidentales, el Reglamentopermite -

un aumento del so·J,; en los esfuerzos permisibles, el diseilo de 

los miembros se harli solamente ¡.ior carga vertical. 

A : l 9.29 

2 I! 7.6 1 0.6 cm. l X : 2 l 51.6 IQ3.2 cm~ 

SECC10N PROPUESTA rx : 2.36 cm. 

ly = 2 x !51.6 + 2 x 9.29 x !5.3.,, = 6 2 3 cm~ 

ry: 5.80 cm. 

( ...!..!:__) : 1 l 19!5 
r max. 2.36 

8 3 
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Fa • 

KL ~ 

(1-~) 
F.S. 

Fy 

!5 . 3 (KL) 
F.S.• -+~ 

3 ' 8Cc 
~ 

8Cc' 

Ce 
[f:fE : j 21Tªl 2.1 l 1ot 

Fr 2.!530 
128 

l.--.!.!!!.. 83
1 

F.S.• vr T Bal28 - 8al28' • 1. 879 

831 

1- -r.-mrr 
1.879 

Fa • 2,530 • 1,06!5 Kt;1/cm~ 

fa• 17,700 
• 9!52 Kg/cm'( Fu 

2 l 9.29 

Se acepta la secci6n propuesta. 

En la cuerda i.rriferior el miembro cco_n"mayor carga es el --

7-8 que tiene: 

Carga vertical: ·p = - 18.2 

las cargas accidentales se desprecian por las razones que ya -

he mencionado. 

Proponiendo la misma secci6n que para la cuerda superior 

tendremos: 
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_J L ,~,. 
r a 

f-7-J; 
2 ~ 7.6 l 0. 6 Clll 

1 a 195 
--- • 83 2.36 

la 390 
---· 67 5.80 

.• Fa = l 065 Kt,1/cml como tn ti coso anterior 

fa= 
18

'
2º0 

= 980 Kg/cm~ 
2 l 9.29 

Se acepta la sección propuesta. 

Para los_ montantes el elemento con mayor carga es el 1-7 

que tiene: 

Carga Vertical: 

rh 
Lf.t.J 
¡j 

---t"!""" 
1.4~ cm. 

p 12. 8 Ton. 

h" ly 2 l 22.89 + 2. 5.81 • 1.451 

Ia = Iy = 70.20 cm~ 

¡ 10.20 
r.= ry =2a5.a1 

KL l 11 150 

r 2.46 

2.46 

61 

Fa 1220 l<g/cm'l. 

fa~ 12800 
2• 5.81 = • 1100 K9/r.m'l. < 

Se acepta la sección propuesta. 

Fo 

Para las diagonales el miembro con mayor carga es el 1-8 

que tiene: 

Carga Vertical: P .. + 19.0 Ton. 
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Esfuerzo permisibl~: Ft = 0.6 Fy = 0.6 x 2,530 = 1520 Eg/cm2. 

Area necesaria: A 19,000 . 
1,520 12. 5 cm2. 

Tomando como hase que la secci6n de las diagonales estará 

formada por dos ángulos, tendremos como area necesaria para ca-

da uno: 

A = 12.5 
2 6.25 crn2. 

se pondrán entonces 2 JL 6.4 x 0.6 cms. que tienen una área de 

7.68 cm2. cada uno. 

Revisaré con esta secci6n, )~ .~speltez qe la ?ingopal S-12 

que es la más larga: 
·':'<.:.;.-·· 

r ;,,rn. ~ .. 1 •. 9.6 cm. 

KL ·:\f!'í270 

r ·· 1.96 

Se acepta la secci6n propuesta. 

13 e ( 240 . permisible 

ARMADURA acotocionu en mm. 
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TIPO •s•.- Cubierta del Gimnasio con cascarones cil1ndricos -

de concreto armado. 

Por definiciOn, cascar6n es una estructura que adopta la 

forma de una superficie curvada y de un espesor normal a la su 

perficie, muy pequeño comparado con las dimensiones de la mis

ma. La caracter1stica fundamental de un cascar6n es trasmitir 

las cargas que soporta, principalmente por medio de esfuerzos 

directos de c'ompresi~n y de un modo secundario trasmite tam- -

bi6n pequeños esfuerzos de flexi6n. 

Se tienen verías formas para clasificarlos, que son: 

a) Por sus dimensiones se pueden dividir en cascarones largos, 

cortos e intermedios. 

Son cascarones •1argos• cuando su dimensi6n en el sentido 

axial es mayor que el ancho en la direcciOn trasversal y -

cascarones •cortos• cuando el ancho es mayor que su longi

tud. Intermedios suelen llamarse cuando sus dimensiones -

son semejantes. 

b) Por su forma se clasifican en curvados en dos direcciones 

o curvados en una sola direcci6n o cil1ndricos. 

e) Por los .materiales que intervienen en su construcciOn pue

den ser homog6neos, cuando est&n construidos con un solo -

material y heterogéneos cuando se tienen diversos materia

les. 

En el caso de los cascarones de concreto armado, pueden -

considerarse como homog6neos siempre y cuando el acaro de 

refuerzo esté repartido de manera uniforme. Esto se debe 
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a que el refuerzo ea de poca importancia respecto a la ri

gidez del cascar6n. 

d) Por sus propiedades elAsticas pueden ser is6tropos y anis~ 

tropos. 

Se llaman is6tropos cuando las propiedades el!sticas en un 

punto cualquiera del cascar6n son las mismas en todas dire~ 

ciones. En caso contrario se llaman anis6tropos. 

Fuerzas internas en un cascarón.-

Tomando un elemento diferencial de cascar6n de espesor h 

y de longitudes dx y ds unitarias, tendremos: 

. X 

(al ( b l (el 

En las cuatro carás perpendiculares a la superficie del -

cascar6n, est!n actunnd6 fuerzas normales y ¿ortantes; en las 

e.aras que no son visibles actdan fuerzas en sentido contrario. 

La figura a) muestra las fuerzas Nx y N.6 y los momentos flexi,!! 

nantes Mx y ~~. dichas fuerzas son el resultado de los esfuer-

zos normales en la sccci6n. Los esfuerzos cortantes aparecen 

tanto normales n la superficie como paralelos a 6sta, estos es 

fuerzas dan lugar a las fuerzas cortantes Nx.6 y N.6x y a los mo 

mentos torsionnntes Mxp y M.6x como se indica en· la figura b}. 
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Estos momentos torsionantes producen fuerzas transversales Qx 

y Qp normales a la superficie del cascarón, figura c). 

Convención de Signos para las Fuerzas Internas.- Usando 

un sistema de coordenadas cil1ndricas, en el cual x es la di-

recci6n longitudinal o axial, ~ es la dirección transversal o 

circunferencial también llamada dirección p, tendremos: 

z 

1.- Las fuerzas normales de tensión son positivas. 

2.- El momento flexionante es positivo cuando produce compre

sión en la cara exterior del cascarón. 

3.- Las fuerzas cortantes son positivas si reducen el 6ngulo 

recto que forman las direcciones positivas de los ejes X 

y s. 
4.- Los momentos torsionantes son positivos cuando tienden a 

des~lazar el origen de los ejes coordenados hacia arriba, . 
5.- Las fuerzas transversales son positivas cuando act~an ha-

cia afuera en las caras de la sección que ven en djrección 

negativa de los ejes, 

CARACTERISTICAS GEUMI;rRICAS DEL CASCARON: 

Como ya se ha mencionado, en este caso la cubierta tiene 

19.50 x 40.70 mts., por lo tanto se necesitarAn 11 cascarones 
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de 3.70 mts. de ancho y 19.50 mts. de largo; ser!n, de acuerdo 

con la clasificaci6n que se mencion6 al principio de este cap! 

tulo, de tipo ci11ndrico y por sus dimensiones sera.n consider_! 

dos como "largos" ya que su relaci6n de largo a ancho de cada 

cascar6n es: 19· 5º 5.3. 3.70 

Sus dimensiones sera.n las siguientes: 

1.30 

La parte horizontal del cascarón servjra. para acomodar el 

acero de refu"erzo necesario ¡.ior la tensi6n debida al momento -

flexionante de la viga cascarón y al mismo tiempo para sobre¡~ 

ner en esas franjas las !Amparas para iluminación del local. 

Por sus dimensiones y condiciones simétricas de carga he 

considerado que el mHod.o que debe emplearse para la resolución 

de este problema es el "Método de la Viga para Cascarones Sim! 

tricamente Cargados". 

Este método esta. basado en las mismas hip6tesis de la Te.2_ 

r1a de la Elasticidad y en las siguientes consideraciones: 

lo. Las deformaciones de la sección transversal en su mismo -

plano, no implican cambios en la forma de la sección. Es 

to constituye la base del "hlétodo de la Viga" y para fle

xión pura, puede reemplazarse por la hipótesis de Bernou-
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lli, la cual es bien conocida para el cAlculo de vigas o~ 

dinarias, 

2o. Los momentos Mx en la losa del cascaron los despreciamos. 

Esta hip6tesis estA justificada por el hecho de qu~ el e! 

pesor de la losa del cascar6n es incapaz de trasmi~lr una 

carga considerable en direcci6n axial por medio de momen

tos flexionantes. 

3o. Los momentos torsionantes Mxp en la losa del cascarón no 

son de importancia. 

4o. Los esfuerzos debidos a las fuerzas cortantes Nxp no los 

tomaremos en cuenta, 

· So. Las contracciones laterales no son de importancia esencial. 

Como resultado de las consideraciones anteriores, con el

Método de la Viga, podré calcular los olomontos mecAnicos Nx, -

Nxp, Np, Mp y Qp. Los dos primeros se calculan con el funcion~ 

miento del cascarón como viga y los tres restantes por medio -

del funcionamiento del cascar6n como arco. 

Obtención de F6rmulas para el CAlculo: 

A.- Funcionamiento del cascarón como viga: 

Z Ejes V, Z aentroidalts y prlncipal11. 
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Considero una eecci6n transversal simétrica con respecto 

al eje Z y no ligada a ninguna otra estructura. La carga es -

simétrica con respecto al eje Z y por lo tanto no habrA resul

tante horizontal. Sea qz la resultante de la carga vertical -

por unidad de longitud en direcci6n del eje X. 

Si el cascar6n trabaja como una viga, estar! sujeto a mo

mento. flexionante y se podrAn calcular los esfuerzos debidos a 

la flexi6n en cualquier punto de la secci6n por medio de la f6r 

mula de la escuadr1a. 

fx = My 
ly z Fórmula (1) 

My = Momento flexionante producido por la carga qz con -

respecto al eje Y. 

Iy = Momento de inercia centroidal y principal de la se! 

ci6n con respecto al eje Y. 

Z = Distancia del eje Y al punto donde se quiere cono-

cer el esfuerzo. 

Fara obtener Nx que es la fuerza normal por unidad de lo~ 

gitud de circunferencia tendremos: 

~ Nx .. fx dx = --¡y Z dx 

por lo que la fuerza normal en el area considerada en la figura, 

ser!: 

N.: r' Nx ds : s·~ z dx d' Jo o Iy 
.2!!L z dx ds M I' ly o 

Por lo tanto tendré: 

N = ~ By {S) F6rmula (2) 
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Como el momento My varia a lo largo del eje X, se tendrA 

una fuerza normal N diferente para cada sección. Si suponemos 

dos secciones transversales separadas una distancia dx ~ 1, una 

estarA sujeta a un momento My y la otra a un momento My + M'y. 

Por lo tanto la resultante en la dire~ci6n X serA: 

2!..:..Ly' Qz -yv~ BY {S} = - """'Ty- By(S) 

siendo Qz la fuerza transversal en la viga, positiva en la di

rección de Z, 

La fuerza resultante axial es equilibrada por fuerzas co~ 

tantea en la sección paralela a las generatrices. Por lo tan

to si Npx es la fuerza cortante por unidad de longitud de esta 

sección: 

N;lx = -ít- By {S) Fórmula (3) 

El esfuerzo de compresión permisible en el concreto depe~ 

de del peligro y estA dado por la expresión 

75 
fx perm. = l+ R 

200 h 

donde: R Radio de curvatura. 

h Espesor del cascarón. 

Para proporcionar el fierro de refuerzo.determinaré la fuerza 

normal total de tensión; conociendo Npx puedo proporcionar el 

refuerzo al cortante de la misma manera que en vigas de concr~ 

to ordinarias. 
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B.- Funcionamieat.o del cascar6n como arco. 

La figura representa un cascar6n largo donde tenemos dos 

secciones transversales se11aradas una distancia. dx = l. 
De acuerdo con las hip6tesis, CiniCnmente act(ian en la se.!:_ 

ci6n las fuerzas ~ormales Nx y las fuerzas cortantes Nxp y N'x~. 

por lo que el arco do cnscar6n de ancho unitario ostarfl bajo -

la influencia de la carga externa y de las tangenciales N'x~. 

La. fuerz!l N'xp la llamaremos cortante especi.fica; tiene -

unidades de fuerza por unidad de superficie y es positiv~ cua~ 

do actda en la dirección de S. 

Como Npx = Nxp, la cortante especifica se encuentra deri

vando la expresi6n (3): 

q 
N'xp = -ry-- By(S) F6rmula (4} 

La cortante especifica puede considerarse como tangencjal 

a la superficie cargada, la cual juntamente con la carga exter 

na constituye un sjstema de cargas en equilibrio. Por lo tan

to el arco de cascarón puede tratarse como un arco ordinario y 

los elementos mecAnicos (fuerzas normales, fuerzas transversa-

les y momentos) pueden calcularse facilmente partiendo de un -

extremo donde todas las fuerzas internas son conocidas. 
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El método de la viga proµCtrciona la mejor a11rox:i111acHin ;~ 

ra cargas que se extienden sobre gran parte de la superficie -

del cascarón pero no puede aplicarse cuando se tienen cargas -

concentradas que producen grandes deformaciones en la sección 

transversal. 

Al'LICACION DEL illETúDO. 

o 
--- --- 1 o 111 cll'·. -!-::-----

165 165 20 

z 

Dado que el !ngulo central es de 153º y el radio de curv.!!_ 

tura de 171 cms., la longitud del arco del"cascarón serA: 

L = ~ = 2x 3.14xl71xl53º = 456 360° 360° cm. 

Dividiendo esta longitud en 10 intervalos de 45.6 cms. C! 

da uno, tendré las siguientes !reas: 

As 0.456 m. x 0.06 m. = 0.0274 m2• 

Al 0.20 X 0.12 = 0.0240 m2. 

A total = (10 x 0.0274 m2) + (2 x 0.0240 m2) = 0.322 m2• 

Los ntimeros pares marcan los extremos de los intervalos y 

.Los ntimeros nones los puntos medios de ellos. 

Debido a que el cascarón es simétrico tanto en geometr1a 

como en cargas, se analizar! dnicamente la mitad izquierda del 

mismo. 
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~ara determinar el ·centroide de la secci6n, he escogido -

un sistema de ejes coordenados Y'Z, haciendo pasar el eje Y' -

por la cumbre del cascar6n, (punto 12) siendo el eje tangente 

a la secci6n. Sumando acumulativamente las ordenadas Z' de los 

puntos medios de los intervalos (Columna 1 de la Tabla No. l. 

al 

do 

No. 

final de este Capitulo), obtengo el momento esU.tico dividJ. 

entre el are a del B'Y intervalo --nr- (Columna 2 de la Tabla -

1). 

El centroide de la secci6n estar! localizado en 

z Momento estltico 
Are a 

B'y 
hl 
A 

hl 

3.63 
6 0.61 mts. 

En la columna 3 de la Tabla No. 1 se obtienen las nuevas -

coordenadas de los puntos medios con respecto a los ejes centroi 

dales y principales de la secci6n. Sumando acumulativamente e~ 

tas ordenadas· Z, obtengo los momentos estlticos ~ (Columna 

4 de la Tabla No. 1). 

El momento de inercia con respecto al eje Y, se obtiene -

elevando al cuadrado las ordenadas Z de los puntos intermedios 

y sumando dichos productos. (Columna 5, Tabla No, 1). Supongo 

despreciables los momentos de inercia centroidales. 

-if- total 1.36 m2. x 2 = 2.72 m2, 

Iy .-{t- x hxl = 2. 72 m2. x o;06 m. x 0.456 m. 

~y = 0.0745 m4. 
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Cargas Consideradas: 

a) En el cascar6n: 

Peso propio concreto reforzado: 144 Kg/mt2. 

Carga viva para azoteas con pendiente 5% 

Impermeabilizaci6n: 

70 

26 

11 

11 

W .. 240 Kg/mt2. 
===·==z: 

Carga por Metro lineal de cascar6n: 240 Kg/mt2, X 

0.456 m. 

q = 110 Kg/mt2. 

b) · En la losa: 

Peso propio concreto reforzado: 288 Kg/mt2. 

Carga viva para azoteas con pendiente 5% 100 " 
Relleno de tezontle: 

Enladrillado: 

Carga por metro lineal de losa 

125 " 
92 

w = 605 Kg/mt2. 
===•==== 

605 Kg/mt2. x 0.20 m. 

q = 121 Kg/mt2. 

La carga de viento s6lo se considera cuando los cascaro

nes son muy altos. El empuje de viento as! como el debido al 

sismo se consideran por lo general a~licados a la estructura -

que soporta la cubierta. 

Supongo que en cada intervalo de la secci6n, la carga ac

t~a en los puntos extremos de ellos como dos fuerzas concentr~ 

das de la mitad del valor de la carga en el intervalo. Estas 

cargas se anotan en la columna 6. 

Sumando los valores de esta columna y multiplicando por -
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dos, obtengo la carga total en la socci6n transversal: 

qT ~ 1344 Kg/m. 

C!lculo de la Acci6n de Viga: 

Debido a que el cascar6n est6 libremente apoyado en sus -

extremos, el momento flexionante se obtendr! con la expresiOn: 

q r x 11 1344 Kq/m.x 19.50m1 

Mz = --8- = 
8 

: 64,000 K9·m. 

por l~ f6rmula de la escuadrla, el esfuerzo m!ximo de compre

siOn serA: 

fx = * Z 
64, 000 Y.g-M. 
0.0745 m2. 

fx 52.5 Kg/cm2. 

(- 0.61} - 525,000 Kg/mt2, 

En este caso el esfuerzo de compresi6n permisible es de: 

75 75 
fx permisible = l+ R 171 

l+ 200 X 6 
67 Kg/cm2. 

200 h 

como fx .• per~isible > fx mbimo, la secci6n transversal que -

se habla supuesto es correcta. 

La fuerza normal por intervalo est! dada por la expresi6n: 

N = My 
ly By (s} 

los valores de esta fuerza est!n anotados en la columna 7 de la 

Tabla No. 1. 

C!lculo de la Acci6n del Arco: 

La cortante especifica se calcula con la expresi6n: 

N'x + = _q_r_ By 1 s) 
Iy 

estos valores se representan en la columna 8, Tabla Ko. l. 

A la cortante espec1fica cor1esponde una carga tangencial 

N'x4L por intervalo, cuyas proyecciones son N'x6Ly y N'x6Lz. -

50 



Como una comprobaci6n obtendr6 la suma de las componentes ver

ticales del cortante en la columna 12, Tabla No. 1 que debe -

ser igual a la carga externa total ~r 

Sumando en todos los puntos el cortante vertical y la ca_! 

ga exterior obtengo la carga resultante vertical Rz en la co-

lumna 13. 

En seguida, sumando acumulativamente y por separado la c~ 

lumna 11 y la columna 13, obtengo los valores de NY y NZ res-

pectivamente que son las resultantes de las cargas externas e 

internas segdn los ejes coordenados. Estas fuerzas son vositi 

vas cuando actdan en la dirección de los ejes. La suma empie

za en el punto O, suponiendo que el cascarón es isost!tico o -

sea que no tiene continuidad. 

El incremento de los momentos flexionantes en el arco de 

cascarón, est! dado por la expresión: 

Ny 

Ly (+) 
Nz 

1- ,_, ln M t o : - N y ( • Lz ) - N z Ly 

In M to : Ny Lz - Nz Ly 

Sumando acumulativamente los incrementos de M,6 0 en la co

lumna No. 20, encontramos el momento flexionante transversal -

en el arco de cascarón M,60 en la secciOn isost!tica; en seguí~ 

da se calcular!n las correcciones que se deben hacer a estos -

momentos isost!ticos para tener en cuenta las condiciones de -

borde. 
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Para un cascar6n interior tendr~: 

Cuando todos los cascarones est!n identicamente cargados. 

sus deflexiones como vigas ser!n iguales, por lo que solamente 

podr!n trasmitirse de un cascar6n a otro momentos M y empujes 

horizontales H. Estos momentos y empujes pueden ser determin~ 

dos si la continuidad entre los cascarones no se rompe. con lo 

cual la secci6n del cascar6n puedo ser calculada como arco com 

puesto en sus extremos. 

Unicamente si el n6mero de cascarones paralelos es grande 

es v!lido suponer que no hay desplazamientos horizontales en -

la linea de arranques; sin embargo, en la pr!ctica esta suposl 

ci6n est! ju~tificada adn en el caso de un cascar6n interior -

adyacente a un cascar6n extremo. porque la fuerza horizontal -

faltante en la viga de borde es de poca influencia para el ca! 

car6n interior. 

Los momentos transversales finales est!n dados por la ex

presi6n: 

Mp .. Mpo - M + zH 

en donde: 

S Mpo 
t.i '"' !fo lnterv. Y H 

S z M,óo 
z2 

las redundantes M y H se introducen en una secc i6n imaginaria 

en la corona, conectada con el centro el!stico del arco por me 

dio de un brazo r1gido. 
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Es pues necesar1o calcular ahora las sumas de: Mpo (Colu.!!)_ 

na 1, Tabla 2), de z2 (Columna 3, Tabla 2) y de - Z Mpo (Col u!!!_ 

na 4, Tabla 2), incluyendo dnicamente la m1tad de los valores 

de los puntos O y 12. 

Las redundantes son: 

M = - 733 
6 =-121 Kg. H = - 276 

1.44 192 Kg/m. 

Los momentos finales M.ó están representados en la columna 

5 de la Tabla No. 2. Fara comprobar el sistema hiperestAtico 

tendr~ que la suma de los momentos Mp debe ser igual a cero. 

Se observa que las redundantes disminuyen numéricamente el mo

mento máximo de -298 Kg-m. a -60 Kg-m. 

Para completar el cálculo del cascar6n como arco curvo s! 

lo falta calcular las fuerzas normales (Np) y cortantes (Qp). 

Las fuerzas NY de compresión quedan afectadas por la re-

dundante H que vale 192 Kg/m. y produce tensión. Debido a que 

no hay redundante vertical, la fuerza NZ permanece igual. 

Las fuerzas normales Np están dadas por la expresión: 

Np = (- NY + H) cos p + NZ sen p 
y aparecen indicadas en la columna 13 de la Tabla No. 2. 

Para obtener las fuerzas cortantes Qp se emplea la f6rmu-

la: 

Qp = (- NY + 11) sen p + NZ cos p 

y'se indican en la columna 16 de la Tabla No. 2. 
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DIAGRAMAS 

8 

~ ...... --~-----

12 DIAGRAMA DE M4 

M+ máx.(+) • 25 Kg·m 

[§] M+ máx.(-) : 60 Kq·m 

12 DIAGRAMA DE No} 

N9 máx.(+ l • 192 Kg. 

~ N9 móx ( - l • 525 Kg, 

12 DIAGRAMA DE Ot 

O•móx.(+)• 161 Kq. 

Oo máx.(-): 27:S_Kg. 
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Cálculo del Cascarón Extremo: 

Se considera al cascar6n extremo como libremente apoyado 

en todo su per!metro; de manera 4ue solamente tendré que cal-

cular una redundante que es la vertical, puesto que por estar 

libremente apoyado, el momento valdrA cero en el apoyo, de - -

igual manera la fuerza horizontal será igual a cero. 

Las redundantes verticales serAn iguales entre s!, ya que 

estoy considerando un cascar6n libre, sin que forme parte del 

conjunto. Teniendo las redundantes verticales, se encontrarán 

los esfuerzos y con Astos, diseñarA dnicamente la mitad exter

na del cascar6n, es decir la mitad c¡ue es U. libremente aT'oyada; 

l;• otra mitad, la cual tiene continuidad, se diseñará como el 

cascaron interior. 

La redyndante R, se calcularA partiendo de la base de que 

el desplazamiento vertical en el apoyo es nulo. 

Haciendo uso del Teorema del Trabajo Virtual y llamando -

Vo al desplazamiento vertical bajo un sistema de cargas, ten--

drA: 

Vo = I: 
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donde: M.60 = momento transversal para P = O. 

Mpp momento transversal para la carga P. 

I.6 = momento de inercia en la direcci6n transversal, -

considerando un metro en sentido longitudinal = 

N3 
12 

haciendo: 

EI,6 = K,6 

llamada rigidez a la flexi6n transversal y 

tengo: 

Vo 
1 

K• 

r = o 

b 

J 
M+oMtpAx 

o p 

1 1 Jb Mto Mqp d -¡; Kf Vo : -/J.-
0 

p ' 

consid~rando la flecha en el centro del claro para una viga ll 

.bramante apoyada y con carga uniformemente repartida: 

V : 
5 

384 

multiplicando por K.6 

Kt v : 
6 

la deformaci6n to~al en el 

~ 
E ly 

5 q r L4 I+ 
384 1Y /J. 

borde ser!: 

!j_ (V+ Vol 
/J. 
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An!logamente, la deformación para la carga P unitaria en 

el borde será: 

b 
_I_ J M}p 61 

Kt 0 P 
Vp 

1 + Job rltP /11 -¡- K+ Vp: "' p 

la deformación total es: 

~ ( V+Vp) 
t. 12 l 

Como los desplazamientos de un punto cualquiera deben -

ser iguales, de las expresiones {I) y (2), obtengo el porcen-

taje de la carga que es transportada en dirección transversal: 

F º/o = 

b 

V++ l., Mjlo M+pds 

V + + 1: M
1
t p ds 

por lo tanto el valor de la redundante R será: 

b 

R : p ( V+ t J0 M+: Mtp ds) 

V+-¡¡ J: Mtp ds . 

Para poder aplicar lo anterior, es conveniente escoger la 

carga P = t q, siendo en este caso P =-672 Kg/m., de modo que 

la cortante espec!fica es la misma de antes pero con signo co.!!_ 

trario. 

La fuerza Rz está representada en la columna No. 1 de la 

Tabla No. 3, en el Punto O aparece la carga P e - 672 KG/m. y 
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en los dem!s puntos aparece N~; 6z con signo contrario. S~ 

mando acumulativamente ios valores de Rz; obtenemos en la co-

lumna No. 2 los valores de NZ. 

En la columna No. 5 aparecen los valores de Ny Az pero 

con signo contrario debido al signo de P. 

rara obtener los valores de Mpp (Col: No. 7), se sigue el 

camino usual detallado con anterioridad. En la columna No. 8 

se indican los valores antes obtenidos para Mpo pero con signo 

contrario. 
2. 

Una vez obtenidos los productos ~1.óo ~lpp (columna 9) r ~•.Óp 

(columna 10), procedo al cálculo de las deformaciones~ La dc

formaci6n por la acci6n de la viga es: 

5· 

384 
1344x 1s.sJ1 ~ 
0.07451 0.456 - 134° Kg·m. 

Para P ~O, la deformaci6n del arco en el borde es: 

437 320 
672 

650 Kg- m. 

ei divisor 672 se debe a que el momentci Mpp, se determina para 

P ~ ~ 1; La deformaci6n total en el borde es: 

L K~Vr= 1990 Kg- .... 
6 

Para P =·..:612,; l~ deformaci6n del arco en el borde es: 

I · 
4 Kt Vp 

1'!161 600 = 2º020 
672 Kg·m. 
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La deformación total en.el .borde es: 

1 + 3360 Kn·.m d . K .VT : • 

·F% 
1990 

-3.360 .: 59•1 % 

lo que indica que el 59.1% de la carga es transportada en di

recci6n transversal. El valor de la redundante R serd: 

R = 672 x 0.591 = ~ 397 Kg/m. 

Los valores de los momentos Mpp, los afecto del coefici~.,!l 

~~correctivo - F en ~a columna No~ 11; sumandc .estos valores 

a M,óo, obtengo los momentos transversales finales M,6. 

Como comprobac i6n debe tenerse que la suma de los ,p..rJ>cmt

tos M,óo y hlp-p debed ser igual a la deformac i 6n re,11il é.'1f. el bo! 

de: 

1 :-¡- K• Vt 

337 100 

6~ 
~40 

1 340 e 1,.- o.591) = 54!1 

~sto significa que los cálculos están correctos, 

Para completar el cálculo del cascarón como arco, se pro

cede en la forma ya mencionada. Este cálculo está anotado en 

la Tabla No. 4, al final de este capitulo; en dicho cálculo se 

ha hecho uso de las ecuaciones: 

N + .,. N y o cos q i- ( N z o + N z p X 59.1 % l sen ~ 

~+ -:Nyo ,·enQ +(Nzo-tNzps59.1%l cos~ 
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N+ • - 'NYo cosrp + ( Nio + N?.px59.1%) sen~ 

a+ = - Nro sen~ + ( Nzo + l'hp l 59.1 %1 cos ? 

1º..........t:::t68 
¡3 

t100 
¡5 

l~12~ ~ A ~ r 111 
j'2 

DIAGRAMA DE M 9 
e t164 :185 ·14Z 

I'>" + n "A (-f): o 

M~ má1 (-) • 185 Kg·m. 

-395 0 ·433 -604 ·703 N 9 máx (+) = O 

N 1) móx ( • l = 703 Kg. 

- l"lº'--->'~-----+2"---t~3-;---4--r5--r6---r-7---+'8 __ p-r9 _ _,.1_0_· ... ~4""1___,,12 

~¡-~'y 
DIAGRAMA DE Q~ 

o+ máx(+) = O 

Q~ máx (-) = 404 Kg. 
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Diseílo del reralte V del Acero de Refuerzo: 

Una voz obtenidos todos los elementos mecánicos se puede 

proceder al di~e~o del cascarón. 

Cál6ulo de las constantes: 

f6 

fs 

k. 

2 • 
210 Kg/cm ••• fe 

1400 Kg/cm2• 

1 
fs 1 + -n~f.;;;.c __ 

1 - k¡3 1 -

n = 

1 
1400 

l + 9 X 94. 5 

0.405 
3 = 0.865 

. - ,. I 2 0.45 f6 = 94.:> ~.g cm. 

478 - 478 - 9 
w3h./"j'; - 2 .4Jir./2i0 • 

K t fe kj t .94.5 X 0.405 X 0.865 
. ' 2 

16. 5 Kg/cm • 

e 1 

rr-
1 = 0.246 {i6.5 . 

·-··. 
~ > .: • -:. ::::: .':.·:~. >_ ;_ ... ~_._·}\<·_ 

En los diagr~.rnas2 ~~ten::º·0r~~ s~:~.o~servá que el momento máxi 

mo en valor a~solu~o:-~~1.~:~;·J~i];.~~~~::< El p~~~Úe necesario pa-
.~ .-:: . . . . 

ra ese momento sa·ra.~: . ~~:o-: ;~-,}'; ,";~;,:~~~:-~'.·:';.».::~-, 
-, ;:¡,, . . ::.;. "". ~ _, -;~" . 

.. ·~··. d .;;_f~~1fl"t~:~~'~JV" 1~1gg0 .• • •• 3,4;.c"'·- _ 

si considero 2 cms. de i~óÜÍi'finii~Íiio se tendr!: 

d = 3. 4 + 2 = 5. 4 c~~. :.( 6 e oís. supuestos, por lo tanto 

tomar~: 

d = 4,0 cms. h 6.0 cms. 

El área de acero necesaria para tomar el momento negativo 

mftximo en un cascar6n extremo es: 

• ~I .... s = 1Sfd 135,000 3.82 cm2/m. 1400 X 0.865 X 4 

usando varilla corrugada rle 0.95 cm. (No. 3) de di~metro la s~ 

paraci6n será: 

s = 0.71 X 100 
3.82 18 cm. e. a e. 
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En el cascar6n interior se obtuvieron unos momentos flexi.2, 

nantes muy pequeños; como la separaci6n del refuerzo va a estar 

regida por especificaciones, he considerado conveniente colocar 

ese refuerzo a la mitad del peralte ya que se obtiene una gran 

facilidad en la colocaci6n del mismo pues no se tienen que do

blar las varillas siguiendo el signo de los momentos, entonces 

tendr~ :. 

6000 2¡ d = 3 cms, y As = 1400 x 0 , 865 x 3 = 1.65 cm m. 

usando varilla lisa de 0.635 cms. (No. 2) de diAmetro, la sep~ 

raci6n ser!: 

s = 

El Arca 

0.32 X 100 
l. 65 = 19 cms. 

de acero necesaria para tomar los esfuerzos por -

contracción y temperatura es: 

Ast = phh = 0.0025 X 100 X 6 = 1.5 cm2/m. 

si se usa varilla lisa de o. 635 cm. (No. 2) de di!metro la se-

paraci6n será: 

s 0,32 X 100 
l. 50 

Por especificación tenemos 

S máx. { 3 h = 3 

45 cm. 

21 cm, 

que para el refuerzo principal: 
x 6 cm, = 18 cm. Rige. 

La separ.aci6n !Ráxima del refuerzo por temperatura será: 

S máx •. { 
5 

h 

45 cm. 

5 x 6 cm, = :3=0==c=m~·=====R=i=g=e=. 

Las fuerzas normales N,ó y las fuerzas cortantes Q,ó produ

en esfuerzos muy pequeños y por lo tanto despreciables. 
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Ahora diseñar~ el refuerzo para tomar los esfuerzos de la 

acci6n de la viga del cascar6n. 

La fuerza mAxima de tensión en el centro del claro es de 

30, 460 Kgs, Esta fuerza se calcul6 suponiendo que el refuerzo 

e•tuviera distribu!do en toda la zona de tensi6n. 

Debido a que se colocarA este refuerzo dnicamente en las 

losetas horizontales, debo hacer una corrección tomando en - -

cuenta la posici6n real del refuerzo. 

- (!) centro teórico de compresión 

112cm. 

64 cm. 

cm. 

0 centro de 9rovedod 

0 cutro teórico de tensión 
0 centro real de tensión 

Brazo resistente te6rico = 112 cm. 

Brazo resistente real = 112 + 5 = 117 cms. 

La fuerza de tensi6n se reduce a: 

112 + 30460 117 

F 
.As = I'S 

29,200 Kgs. 

29,200 
1,400 = 21.8 2 cm • 

Usando varilla corrugada de 1.905 cm. (No, 6) de diAmetro 

tendr~: 

N = 21. 8 
2.85 = 7 + ••• = 8 Vars. 

La distancia a partir del centro del claro a la cual pue

do suprimir la mitad del refuerzo es: 

19
2
.so ¡ 32 ººº 

64 000 
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Para proporcionar el refuerzo al cortante, debo obtener 

el valor de las reacciones del cascar6n actuando como viga: 

R = t qtl =!X 1344 x 19.5 = 13,100 Kg. 

el esfuerzo cortante ser!: 

V = 
R 

Are a 
13100 
3220 4.07 Kg/cm2. 

dado que el concreto toma 4.20 Kg/cm2 ., no es necesario refue~ 

zo para el cortante. 

6±· __ 6t 

CROQUIS DE ARMADOS: 

No 3@18 cm. 

No 2@ 21 cm. 

Ver detalle arn;ado principal 

CASCARON EXTREMO 

64 



No 2@ 21 cm. 

principa 1 

CASCARON INTERIOR 

n 2 

. Est. No 2 @ 3 e 

J.g s1 s+5t~ 

65 

A 6.90 mis. del l 
podemos quitar 4 ~ 

del No 6 

DETALLE ARMADO PRINCIPAL 
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C A P T U L O IV 

ESPECIFICACIONES, COSTOS Y l'ROGR.MIAS DE OBRA l'ARA 

AMBAS ALTERNATIVAS, 

TIPO ~A".- Alternativa con armaduras metAlicas y losa de con

creto armado. 

I.- ESPECIFICACIONES: 

Para obtener el presupuesto de esta alternativa, he toma

do en consideraci6n las siguientes especificaciones importantes; 

lo. Las viguetas l de 17.8 cms. (7 pulgadas) de peralte que -

soportan la losa de concreto serán de acero tipo A-36 o -

sea fy = 2530 Kg/cm2. 

2o. Las armaduras se fabricarAn con perfiles laffiinados <le ac~ 

ro tipo A-36 con las secciones que se obtuvieron en ol -

cAlculo respectivo. 

3o. Los cl~ctrodos que se usen para soldadura en las armaduras 

estarAn de acuerdo con las especificaciones A.S.l.hl, Serie 

A-233, Clase E-60 6 E-70. 

4o. El concreto para la losa deberA tener un esfuerzo de rup

tura f~ = 210 Kg/cm2. con un revenimiento de 8 a 10 cms. 

So. La cimbra de contacto para la losa serA a base de duela de 

5 cms. machimbrada de ancho, cepillada a una cara para ob

tener un acabado aparente del concreto. DeberA aplicarse 

sobre la duela algdn lubricante incoloro para evitar la -

adherencia del concreto con la madera y facilitar el des-

cimbrado. 
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60. Sobre la losa de concreto, se ha considerado en el presu

puesto, la colocación de un enladrillado asentado y jun--

teado con mortero cemento-cal arena en proporción, · J 

II.- ANALISIS DE PRECIOS UNlTARIOS DE DOS CONCEPTOS DEL PRESU

PUESTO. 

Precio de estructura de acero, fabricada y montada por -

unidad de obra terminada. Unidad: Kilogramo. 

al Materiales: 

Perfiles laminados incl. 

5% de desperdicio: 

Pernos de anclaje: 

Pintura: 

Soldadura E-60. 

bl Mano de Obra: 

Fabricación: 

1 Sold. + 2 Ayud. 
300 kg/día. 

Montaje: 

1 Montador + 2 Avud·. 
500 f.g/d!a. 

el Equipo: 

FabricaciOn: 

1.05 KG. X $ 2 .40 

0.01 Kg. X $ 8.50 

0.006 Kg.x $ 8.00 

0.025 Kg.x s 8.50 

SUMA: 

63.50 + {2 X 38.84) 
300 F.g. 

78,33 + (2 X 43,511 
500 Kg. 

SU M A: 

1 Sold.El~ct. + 1 Eq,Corte. 
300 f.g/ día. 

60.00 + 25.00 
300 Kg. 

Montaje: 

$ 2.52/Kg. 

" 0.09/Kg. 

" 0.05/Kg, 

" 0.21/Kc:. 

$ 2.87/!-.g. 
========= 

$ 0.47/Kg. 

" 0.33/Kg. 

$ 0.80/11.g. 
========•= 

$ 0.28,LKg. 

1 Sold.gasolina + 1 Malacate + 1 pluma+ 1 Eq.Corte. 
500 1~g¡a1a. 

100.00 + 80.00 + 25.00 + 2S.OO 
500 Rg. 
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SU M A: 

" 0.46/Kg. 

$ 0.74/Kg. 



d) Vari.os: 

Materiales adicionales (Ox!gend, esmeriles, 

gasolina, etc.) S 0.18/Kg. 

Maniobras de carga y descarga: " 0.03/Kg. 

Fletes: " 0.10/Kg. 

S U M A: $ 0.31/Kg. 

R E S U M E N: 

a) Materiales: s 2.87 

b) Mano de Obra: " o.so 
c) Equipo: " 0.74 

d) Varios: " 0.31 

s 4.72 

12% Administraci6n e Indirectos: " 0.57 

s 5.29 s 5. 30/Kg. 
=·=-·=~=== 

Precio de concreto f6 = 210 Kg/cm2. acabado aparente en -

losa sobre armaduras. Unidad: M3 • 

a) Concreto: 

Cemento: 0.340 Ton/m3• X $ 270.00 $ 91. 80 

Arena: 0.500 M3/M3 • X $ 35.00 $ 17.50 

Grava: 1. 000 M3 /M3• X $ 35.00 s 35.00 

Revoh·edora lOS. s 5.43 

Mano de obra, Mezclado: 1 Cabo + 6 Eeones 
16 K!3. s 15. 94 

füirramienta, ~% de Mano de Obra: -S 0.32 

S U M A: s 165.99 
=s:====== 
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b) Cimbra: • 

1.95 m. 

forro de 2.5 cm ( 1
11

) .i---I polines de 10xl0cm.@l.24ml. 

vi9u1to 1 dt 17. 7cm. ( 7
11

) 

1J: 
cufio,~~'-. ---+ 

Madera contacto, madrinas y cufias: 

Clavo: 

20 P.T. x S 2.20 
4 usos. 

0.250 Kg. x 5 3.40/Kg. 

Mano de Obra¡ Cimbrado y Descimbrado: 

Herramienta: 2% de Mano de obra: 

s 11.00 

0.85 

20.00 

0.40 

$ 32.25/~i2 • 
========= 

Para 1.00 M3. de concreto se requieren 12.50 M2 • de 

cimbra, por tanto: S 32.35/M2 • x S 12.50 hl2, S 404.37 

ol Transporte, colado, vibrado y curado: 

Mano de Obra: 2 albañiles + 10 peones 
10 M3. 

Vibrador: 

Curado: 

$ 64 .OO~dta. 
20 M3 d!a. 

0,025 X 35.00 =. 
Herramienta: 2~ de mano de obra: 

Malacate: Maquinaria y operador: 
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SU M A: 

======== 

$ 47.00 

" 3.20 

0.87 

0.94 

" 6.00 

$ 58.0l/M3• 
====•===== 



a) Concreto: 

h) Cimbra: 

R E S U M E N: 

c) · Transporte, Colado, etc, 

Costo Directo: 

12%·Gastos Indirectos: 

$' 165. 99 

" 404.37 

" 58.01 

s 628.37 

" 75.40 

$ 703, 77 $ 703 ,77/M3, 
======== ===-===~27-=_= 

III.- PRESUPUESTO DE ESTA ALTERNATIVA: 

Concepto Cantidad Unidad f...:..!L· Importe 

1.- Fabricaci6n y montaje de 
armaduras trianguladas a 
dos aguas. Perfiles la-
minados de acero tipo --
A-36 (10 Armaduras). 11,400.00 Kg. 5.30 60,420.00 

2.- Suministro y montaje de 
viguetas"!" de 17.8 cms. 
{7 pulgadas) para contra 
venteo y apoyo de la lo= 
sa de"concreto. Incluye 
conectores (99 viguetas). 8,340.00 Kgs. 4.80 '40,032.00 

3.- Losa de concreto aparen-
te, f~ = 210 Kg/cm2, de 
8 cms, de espesor. 63. 60 M3. 703 ;.77 44,759.77 

4.- Suministro, habilitaci6n 
y colocaci6n de fierro -
de refuerzo, grado ínter 
medio. - 3, 000. 00 Kgs ." 3.60 10,800.00 

5.~ Enladrillado de azotea -
de acuerdo con especifi
caciones mencionadas. 

6.- Chaflanes en enl~drilla
do azotea. 

795.00 M2. 36.00 28,620.00 

i20~00 M.L. 1.00 ___ 8_4_0_.o_o 

$ 185,471.77 
============= 

CIENTO OCHENTA Y CINCO MIL CUATROCIENTOS SETENTA Y UN rESOS -

77/100 M.N. = 
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TIPO "B".- Alternativa con cascarones de concreto armado. 

I .- ESFECIFICACIONES: 

Las dimensiones y armados de los cascarones han quedado -

establecidos de acuerdo con el cálculo respectivo; solamente -

har~ menci6n de algunas especificaciones importantes para su -

construcci6n y el presupuesto. 

lo. El esfuerzo de ruptura del concreto se ha considerado co

mo f~ = 210 Kg/cm2• con un revenimiento de 9 a 11 cms. 

2o. El acero de refuerzo tendrá como ltmite de fluencia - _; 

2.a12 Kg/cm2. o sea de grado intermedio. 

3o. DeberA usarse concreto con agregado máximo de 19 mm. - -

{3/4 pulgada) con el fin de hacer más manejable la revol-

tura y obtener un mejor acabado tanto en la superficie -

inferior como superior de los cascarones. 

4o. La cimbra de contacto para los cascarones tendrá las mis-

mas caractertsticas mencionadas en la alternativa anterior. 

So. Sobre la superficie exterior de los cascarones, se ha COf! 

siderado en el presupuesto, la aplicaci6n ·de un impermea

bilizante de emulsi6n asfAltica de tipo acuoso adicionado 

con fibras minerales y hules sint~ticos, 

II.- A.'\ALISIS DEL l'RECIO UNITARIO DEL CONCR11'ü, EL CUAL ES EL 

MAS L\J'UilTAJ\"'l'E DEL PRESl.JPUESTO: 

Precio de concreto f~ = 210 Kg/cm2., acabado aparente en 

cascarones y trabes. Unidad: M3 • 
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a) Concreto: 

Cemento: 0.340 Ton/M3 • x 

Arena: o. 500 hl~I3 • X 

Grava 19 mm. 1. 000 M3 /M3 • x 

Revolved ora 10 S: 

s 
$ 

s 

270.00 

35.00 

42.00 

s 91.80 

17.50 

42.00 

Manci de Obra: Mezclado: 1 Cabo + 6 peones " 
16 M3. 

5.43 

15.94 

Herramienta: 2% de Mano de Obra: 0.32 

S 172.99/M3 • 
==·=====t:= 

b) Cimbra: 
Loso concreto de 6 cm. 
Forro duelo 2.5 x 5 cm. 

Cerchos 4x10 cm @ 1.30 m. e.o c. 

polines 10x10 cm. 
controventeo 4xl0cm. 
h= 2.00 m. 

1.85 1.85 

Madera: Oe contacto, cachetes y cufias -

considerando 4 usos: 2º· 5º l'.T/M2• xs 2•3o $ 11.79 

En pies derechos, cerchas, etc., consid~ 

rando 6 usos: 48.50 r.T.~M2. x S 2.10 16.81 

Clavo: 0.600 Kg. x S_3.90 

Mano de obra: Cimbrado y descimbrado: 

Herramienta: 2~ de hlano de Obra: 

2.04 

33.00 

0.66 
•l 

SUMA: S 64.30/~i'", 
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l'ara 1.00 M3 • de concreto se requieren 14 M2• de cim-

2 2¡ 3 / 3 bra, por tanto: S 64.30/M • x 14.00 M M • =S 900.20 M • 

e) Transporte, Colado, Vi~rado y Curado: 

Mano de Obra: 2 albaffiles + 10 peones. 
5 "13. 

Vibrador: 

Curado: 

Herramienta: 2% de Mano de Obra: 

Malacate: Maquinaria y Operador: 

R E S U M E N: 

Concreto: 

Cimbra: 

a) 

b) 

e} Transporte, Colado, etc. 

Costo Directo: 

12% Gastos Indirectos: 

I 1 I .- PRESUPUESTO D,E ESTA ALTERNATIVA: 

$ 

" 
" 

SUMA: 

172.99 

900.20 

111. 93 

$1,185.12 

142. 21 

Sl,327.33 

========== 

s 94.00 

3.20 

0.87 

1.865 

12 ·ºº 
s 111 • 93/:i13 • 
=========== 

3 S 1, 327 .33/M • 
====·===== 

C o n e e p t o Cantidad Unidad P.U. Importe 

1.- Concreto fc=210 Kg/cm 2., 
acabado aparente en cas-
carones. 69.00' M3. 1,327.33 91,585.77 

2.- Suministro, habilitación 
y colocaci6n de fierro -
de refuerzo, grado ínter 

ºmedio. - 11,525.00 ~gs. 

3.- Impermeabilizante sobre 
cascarones de acuerdo 
con especificaciones. 996.00 M2. 

3.90 44,947.50 

32.00 31,872.00 

$ 168,405.27 
====-==·=·== 

:CIE:NTO SESEJ'j'TA Y OCHO mL CUATROCIENTOS CINCO PESOS 27/100 M.N ... 
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CAPITULO V 

e o N e L u s I o N E S: 

La comparación entre los dos tipos de cubierta que se han 

estudiado en esta Tesis, debed .. est.ablecerse iom~~ª1~~~ •cfü~nta 
los siguientes aspee tos que. ~~ri ~rti'riil¡i'ril~rit'.-áíi'llY~irt .. ;~~f;'corréc.:. 

'.·,.,.:···"· ,.·-y/:_.:::::~·>-,·.~.·~- '.··-:~>::~~.· ,;··,r::.·~; 
-.- · · ,-:·:~-/~~ . ~:\\:<{:i - -·< ·-' .. ·, _,_ ·:;).;:::.:~~~ ,. Xc.__,,,··•~-· ···-,~·:,, 
~··'i~{~~ !--~:;:~> ~~-i:~~~;~:-} o:.· -i ;;.·,~.:T ;'\:-:;;'.,.:l. - -·- .. -.. :;,':.·:·::~··, •' 

ta elección: 

lo. Arqui tec tOriic o ··y:· Fuhciónü ; .. , ·.';d\.;·_p;;~·. ·,c;:{:"¡/f}i:j~~::;; .• {, > 

Desde el pGntri d~·•.vistá -~1"~~j_t~~'.i6~{6_~·¡:i:;~~;;: '.~~~a~rite 
c¡ue los ca~carones presentan 1.ltl~ 'g:t'ifv~J'liif1t sóh':fe ei 
otro tipo de cubierta, ya que su <lsp~cit'o~~~f~{,~h\'}a~hada 

-o '0-.'.;
0

:. ::_:.;''_,~ 

como interiormente es miis agradable y pued~n ~r~)·~~Í.arse 

con diversas caractertsticas geométricas; sinemhargo, d~ 

bo mencioñar que para el caso particular de ~_ii gimnasio, 

ocasionan algunos problemas de funcionamiento, tales como: 

a) Escaso aislamiento a la temperatura exterior dado el 

poco espesor de la losa de concreto. 

b} Presentan problemas acdsticos, debiendo aplicarse en 

algunos casos, un material absorbente del sonido en -

la parte inferior de la losa. 

e) Por su misma forma se encuentran dificultades para la 

instalaci6n de duetos para aire acondicionado y para 

una correcta distribución de las unidades de ilumina-

ciOn. 
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d) Los impermeabilizantes de membrana que es necesario -

aplicar sobre la lósa, en muchos casos ocasionan fil

traciones de .agua ya que a la intemperie pierden Rus 

·~aracteristicas elásticas y se producen grietas, 

En el ca~o de la cubierta con armaduras metAlicas, se pu~ 

de mejorar mucl10 el aspecto del local, ocultAndolas medi~p.te -

un fa:lso plafón que si. bien es costoso, dada la altura í.lel mi~ 

mo y la longltud de 18~-~colgant~s para sostenefio.~s~i~~i¿ria ·.~ 
. -·--· 

practicamente todos los próbleinas .qtie se' ínenci.óñá,~riri,'anter'io'l"-
mente ya que el espacio e~he ,Jic~6 p_~a}§:~~j;~I~)t_o'~~/.4~"j~nc:r~ 
to, permite un buen aisfamientci 'tiifnfc·o~'.S·:.¡¿~nrá~~-~~e··~~ulú11 
los duetos de nii:e y se obtiene Íl~arib~~e~i~ .r~~¡i.ft<l}6·~· dé las 

--:.···.:: 
H.:·:~~= 

~:> lAmparas. ,·:e 

2o. Aspecto Económico. 
·,-,-.-:: 

~,' . ; 'c.:·:·o 
, \ ;~.:~.~,)~:~1~:~:~IX<~~ ... :;~':? ,~º~J· 

,,.·, 'i/-,;~,/-.--

ners e en·····riiiJ'r)táFi·o·s:iisiiiü:ie11"tes\tactores .•que.· 1nr111)·e'ron: 
; ,':/''-' ' --~~,-;::!.'"'-; ' -: < V' ' • 

a) ~a ~ep~~·~·C,.t~8-~~~;b~.~ 'c;oJ.rimnas, que fúe fi jrida P,~r ráz_Q_ 

nas ·~rquit;'~c),'6.~féis en 3. 70 Mts., es pequeña. µ¡ira es-

te Úp~;~i~,-~~¿¡;t ?a ~ue· aumenta inneca"shrÚ~~*i;c;,Ú~·· 
· '~~ln~~~~·~.'~·~,á"~madur~as. · ·ruara proyect¡r~e ;'.'§~-~e:;3~~;;~ de 
5(óo:~1tk;~: s'i~--:lumontar ·~iltahle~~j{~'.J r:fi~'"~~éri~taifr~ó d~ 

,-<~-. ; -~ ~-·º>'-;~:~.':/- -~ 

1 os pe:rfi1es ' us nd os~ 

b') Las viguotas "I" de 17 .8 cms. (7 pulgadas) que se ·han 

proyectado como largueros entre armaduras y para recl, 
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bir la losa d~ concreto, incrementan. notablemente el 

costo de la cubierta ya que su sección está sobrada, 

sin embargo se escogió ese perfil para facilitai la -

operación de cimbrar la losa. 

e) El peso propio de la cubierta con armaduras metálicas 

es más alto que con cascarones de concreto; en efecto, 

si se observan los voldmenes de concreto de ambas so

luciones, se notará que son semejantes y habrá que -

aumentar a la primera, el peso de las armaduras y vi

guetas y desde luego se tendrá que a mayor peso pro-

pio, mayor costo de la cubierta. 

Analizando detalladamente los factores mencionados, puede 

reducirse bastante el importe de la alternativa "A" y ser más 

bajo que los cascarones de concreto armado como sucede en la -

mayoría de los casos. 

3o. Tiempo de Ejecución. 

Para esta obra considero que la cubierta a base de ar-

.maduras metálicas, puede ejecutarse en cuatro 6 cinco se

manas menos que los cascarones de concreto, dado que se -

procederá a la fabricación de las armaduras mientras se -

construyen las columnas que las soportarán; esta ventaja 

no se tiene en la alternativa "B", la cual requiere que -

estén terminados cuando menos cinco 6 seis entre-ejes de 

columnas para proceder a cimbrar. Además, el procedimien 

to de construcción para los cascarones es más complicado 

y requiere por tanto mayor tiempo de ejecución. 
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En vista de las consideraciones anteriores, opino que pa

ra un gimnasio; en la mayoría de los casos será más convenien

te la construcci6n de la cubierta ~o.n ~fm~dtiras metálicas y 1.2, 

sa de concreto armado. · 
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