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Iv.

Calculos relativos 4 la restistencia y detalles de
ejecucion de los tramos parabslicos.

LIMITE DE ESFUERZOS.

Adoptamos como limile de los esfuerzos que ha
de sufrir el hierro el de 6 kgs. por milimetro cua-
drado, tanto para la tension como para la compre-
sion; puzs si bicn resulta de unas experiencias
publicadas en el periédico aleman Zeitschrift des
Oeslerreichischen Ingenieur und archilcklen Verei-

nes, aiio 1875, que dicho limite debe variar de’

BX,33 & 9%,13 por milimetro cuadrado segun que
la relacion de las cargas permanentes & las movi-
les crece de 0 & ==, no siendo aquéllas ni nc-
merosas ni concluyentes, r:os atendrémos 21 limite
dicho, adoptado universalmente por todos los
constructores.

CARGA VARIADLE.

Como carga variable tomamos 400 kgs. por me-
tro cnadrado de firme, y 500 kgs. por metro cua-
drado de paseos. '

Con estos datos, y empezando por las piezas de
menor importancia, vamos a exponer los cilculos
hechos para determinar las dimensiones de todas
las partes del puente.

(1) Véanse los nimeros 9.0y 11,

CALCCLO DE LAS DIMENSIONES D2 L0S LARGUEROS
DEL FIRME.

Tiencn los largueros del firme una luz 2=4,16
vdistan de ¢j¢ & cje un metro, ¥ fijando dc antema-
no su peso aproximadamente eu 180 kgs. la carga
total sc compondra de las siguientes, que ¢s facil
determinar con los dutos anteriores, conociendo el
peso del metro cabico de {irme que es2.200 kgs.,
y ¢l del metro lineal de los Lierros Zorés adopla.
dos para ¢l piso, que es 14%,50:

Peso del afirmado que descansa

sobre un larguero. . . . 2196 kgs.
Id. de 22 hicrros Zorés de unme-

wo de longitud. . . . . . 3l9 o
Peso propio del larguero. . . . 180 »
- CARGA FlIA TOTAL. . - - 2.603

Como carga variable mo puede tomarse la de
400 kgs. por metro cuadrado de tublero, que sirve
para el cilculo de las vigas principales y de ias vi-
guetas, porquc sobre ¢ilos actian directamente
Jas cargas concentradas producidas por lus ruedas
de los carruajes. Lu mayor presion que producen
los mayores y miis cargados cs de 2500 kgs. por
rueda, y la disposicion mis desfavorable pura e
larguero es cuando actna en ¢l ceutro de €l

Resulta, pucs, quc&}ylnrgucro suflrird una carga
por metro lincal p=~’£-1-;—= 648 kgs., y una sobre-
carga en ¢l centro P =2.590 kgs.

La férmula que da la teoria para ¢l cilculo de la
tension 6 compresion en un punto cualquiera
de una viga apoyada por sus exiremos ¢s ‘
Xu
1

=

en que X cs ¢! momento de las fuerzas exteriores

que obran desde un estremo hasta la seccion con-

siderada.

u, la distancia del punto en cusstion al ej>neutro.

1, ¢l momento de inercia de la scccion trazversal.
E! miximo momento X, que corresponde & la

seccion central, es ¢n cstc caso

X =+ a (P4 pa)=1,04 (2.500+1.547)=1001:

Fijemos Ia altura del larguero en 0m,36 yenton—
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ces el valor de u para el punto extremo mds cx-
puesto 4la rotura en la seccion central es u=0,18.

Con estos valores, y tomando para ¢ el limite de
-esfuerzo del material, 6 sea 6.000.000 kgs. por
1metro cuadrado, resulta

I = 0,00012.

Dcbemos, pues, buscar una seccion de doble T,
-que con una altura de 0m,36 y un espesor de alma
que fijamos en 8=m tenga un momento de iner-
cia de 0,00012, con relacion al eje neutro.

Se obtiene aquélla igualando 4 la cantidad que
acabamos de obtener el momento de inercia expre-
sado en funcion de las dimensiones desconocidas
de la seccion, 6 mds sencillamente por algunos
tanteos, puesto que el nimero de tipos de hierros
de dngulo que generalimente se fabrican ¢s limita-
do. Asi hiemos obtcnido una seccion formada de
un palastro de 8 milimetros para el alma, y cuatro
hierros de dngulo de 723< 7 i2>< 8, cuyo momen-
to de inercia cs

1=0,0001216

deducido el que corresponde & los agujeros de los
roblones, y que como se ve es sensiblemente igual
al que da la férmula anterior.

La distancia de los roblones que unen el almaa
las cabezas se¢ calcula teniendo en cuenta que
ellos son los que han de oponerse al deslizamien-
to longitudinal de las fibras de los hierros de dén-
gulo respecto de las del alma, 6 lo que es lo mis-
mo, tienen que trasmitirla fuerza rasante en aquel
sitio. La férmula ficil de estzblecer que da l1a me-
cénica es

p=195Cc3 2% ;
trabajando los roblones & doble seccion.

C, esfuerzo de tension trasversal que se adopte
para los roblones; nosotros tomamos 3.000.000
kilégramos por metro cuadrado.

B, esfuerzo cortante maximo, igual en este caso
4 2.597 kilégramos.

H, distancia de los puntos de aplicacion dé las

tensiones y presiones de la seccion entera y cuyo'

valor para este caso es 0m,32.

%—. drea de la seccion del roblon, y siendo de’
- 48=m de diimetro los empleados para unir el

alma & las cabezas, el valor de dicha édrea es
0,000254.

Con estos datos resulta para dxatancxa ‘de 10s To-
Dlones

D=0",51.

Para la ejecucion hemos adoptado D=0m,12, te—
niendo en cuenta.que los largueros sufren direc--
tamente las cargas, y las vibraciones serin mayo-
res en cllos, y por lo tanto estan los roblones mis.
expuestos que en el resto del puente, 2 adquirir
Juego en sus agujeros.

Por ultimo, el nimero de roblones para unir los
largueros & las viguetas se deduce del esfuerzo
constante en los extremos, que es en nuestro ca--
so 2.897 kilégramos, ¥ por lo tanto el nimero de-
roblones de iSmm nﬂcesamos , dada san seccion
de 0,000254, es X-(Tg,:,ﬁ;b(—-—W, 6 sea uno,
tenicndo en cuenta que trabajan & doble seccién.
En la ejecucion adoptamos, sin embargo, cuatro.
roblones & doble seccion en cada extremo, lo cua
produce un empotramiento parcia! y liga mejor
todas las partes del tablero.

LARGUEROS DE LOS COSTADOS DEL FIRME.

La disposicion de éstos para contener el firme
hace que tengan rajyor seccion de la que exigiria
la sola resistencia.

,

LARGUEROS CORRESPONDIENTES A LOS EXTREMOS DR
LAS VIGAS.

De la misma manera se han calculado las di-
mensiones e los largueros correspondientes a los
extremos de las vigas cuya luz es algo mayor que
l2 de los demas, y cuya seccion esta formada por
an alma de 8»m y 0m,36 de altura y cuatro hier-
ros de dangulo de 72>< 72 >< 40.

LARGUEROS DE LOS PASEOS.

Suluzes de 47,16, y sudistancia de eje 4 eje un
metro.
La carga total que actia sobre uno de ellos se
compone de las signientes:
Gravilla, . . . « o . . 732 kgs.
Palastro ondulado de 3-" « « . . 60 »
Pcsopropxo._........lﬁO)
Barandilla. . . . . 146 »
Sobreecarga de 300 kﬂ's por 1" ’ . 620 »
e—
Carga total uniformemente repartida. . 1718 kgs.
6 sea por metro lineal p = 420 kgs.

Con estos datos y las férmulas anteriores se de- -

duce que bajo el punto de vista de la resistencia,
con una altura de 0™,48 hande tener un momento
de inercia igual 4 0,000013562.

Sin embargo, la condicion de que deban conte-
ner entre 2llos la capa de gravilla de los paseos
exige darles mayor seccion de la necesaria para la
resistencia, y estin formados el interior de un alma

PESERSAF NS )
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de 82m con 0m,20 de altura y cuatro hierros de
4ngulo de 72><723<8; y el exterior de un alma
de 82m con 0m,18 de altura y cuatro hierros de an-
gulo de 72 >< 72 >< 8. La diferencia de altura de
ambos es consecuencia de la pendiente trasversal
de 2 por 4100 que damos 4 los paseos para des-
embarazarlos de las aguas.

CALCULO DE LAS DIMENSIONES DE LAS VIGUETAS
TRASVERSALES DEL FIRME.

Las viguetas trasversales en la parte bajo el alir-
mado tienen una luz 2a =15m,00, y distan de eje
eje 4m,16..

Para el caleulo de sus dimensiones, va podemos

-tomar como carga accidental la de 400 kgs. por

metro cvadrado porque dada la distancia de cjed
-eje, ya aquélla produce momentos de flexion tan
grandes 6 mayores que las cargas concentradas.

La carga total uniformemente repartida que ac-
tda sobre una vigueta se.compone de las si-
guientes :

Rildgramos.
Afirmado. . . . . . . . 9610
22 Hierros Zorés de § metros dc longxtud . 1593
6 Lnrgueros N P &1 ]
Peso propio de la vmucta e e e 450
Sobrecarga. . . . . . . . . . . . 832

Carga total. . . .

6 sea por metro lincal p = % = 4233 kgs.

Fijemos la altura de las viguetas en 0m,52, 6 sea

préximamente Tif)' de la luz, y como las cargas son

ya de alguna importancia, conviene, para evitar

empleo initil del material, hacerlas de seccion va-
riable.

La ecuacion de los momentos de flexion es
1 2 -
X=,= Ey p (a —_ ) M

tomando como origen de coordenadas el punto
medio de la vigueta, y con ella se caleuian dichos
momentos para las abscisas siguientes:
=20 X = 13237
=1 X=11119
r=1,80 X= 8472
£=2,00 X = 4763
=250 X=0
Con estas coordenadas hemos construido la pa-
ribola de los momentos de flexion y sobre ella
hemos hecho la distribucion de palastros.
Empezamos por formar una seccion de alma de

_8=m y 0m,52 de altura y cuatro hierros de dngulo

de 783<75< 10, cayo momento de inc.cia es

——
21175 kgs.

I = 0,0003562

y cuya ordenada X correspondiente es.

. 0 a3 29
X = =05 == 8330.

Completamos la seccion en el centro dela vi-
gucta con un palastro de 0,16 de anchura en cada
cabeza, cuyo espesor y longitud se deduce de la
curva de momentos.

En efecto, la diferencia entre la ordenada maxi-
ma de la curva de momentos y la que corresponde
al alma y hierros de dngulo ya calculada es

13257 — 8220 = 5017.
El espesor de dicho palastro se deduciri, pues,

de la formula
1
A T Ty
en donde X = 8017 ; ¢ =06900000; u= 0,27
El momento de inercia de los palustros en cues-
tion, cuya distancia es 0,534, serd, siendo ¢ su es-
pesor,

[=2><0,46><¢><0,27%;

y sustituyendo todos estos valores en la férmula
anterior se deduce ¢ =— 0m 01.

La longitud de estos palastros es 3=,40, y se ha
deducido sobre la curva misma de los momentos
de flexion.

VIGUETAS DE LOS PASEOS.

Las viguetas trasversales, cuyas dimensiones
acabamos de calcular, se prolongan & un lado y
otro exteriormente 4 las vigas principales, para
formar las viguetas de los paseos. Para no ser ya
prolijos en estos primeros cilculos, sélo dirémos
aqui que se ha calculado su resistencia de una ma-
nera andloga 4 las de las piezas anteriores, consi-
derdndolas como sélidos empotrados por un ex-
tremo y cargados en el otro. La tension no llega
al limite en ninguna fibra, y por lo tanto tienen
exceso de resistencia, lo que no puede evitarse
dada la condicion de que sean prolongacion de las
viguetas del firme. Para emplear siempre la menor
cantidad posible de material, hemos adoptado para
las piezas que nos ocupan la forma de igual resis-
tencia, sustituyendo, sin embargo, la curva de la
cabeza inferior por una recta que difiere muy poco
de ella y l2 es exterior, para mayor facilidad en la
ejecucion.

En cuanto 4 las distancias de los roblones que
unen las cabezas al alma en las viguetas del firme
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y de los pascos, y numero de cllos que han de po-
ferse en la union con las vigas principales, se han

" deducido de la misma mancra que ya hemos visto

para los largueros.
VIGAS FRINCIPALES. PESO PROPIO.

Antes de pasar al cilealo de las vigas parabéii-
-cas, necesitamos conocer las cargas fijas ¥y acci-
dentales que sobre ellas han de actuar, incluso su
péso propio. ,

El peso propio sc deduce de la férmula ya citada.
» L2
P=3=%

El valor de p es ¢l peso por metro lincal del ta-
blero y de la carga accidental, ¥ su calewlo es
como sigue:

Kildgramos,
Carga trasmitida 4 cada articulacion por una
vigueta del afirmado %ﬁ— =. . . . - . 10588
Id., id. por una vigueta del paseo. . . . - . 3.370
Arriostramientos en cada artienlacion. . . . 200
ToTaL. . . . . - . . . 14158

y puesto que la distancia entre las articulaciones
es 4,16, tenemos
14158
p= ——m— = 3.404 kgs.

Para las vigas parabg¢licas la constante C =290,
y la luz L = 62,40.

Sustituyendo cstos valores en la férmula citada,
encontramos para peso de la viga parabdlica,

P — 56.740 kgs. .
CARGA TOTAL EN CADA ARTICULACION.

Por consig'uieme, suponiendo el peso propio de
la viga, repartido por igueales partes entre las arti-
calaciones de ambas cabezas de la viga, lo cual
‘es préximamente exacto, y ¢l peso de los arrios-
tramientos obrando en las articulaciones superio-
tes, la carga total que obrari en cada articulacion
serd la siguiente: '

Kilsgs.

Caraa trasmitida por una vigueta
del firme. . . 2. 10588

- 14, id. ~ "3d. del pasco. .  3.370
Articnlacion | Mitad dcl pero propin de la parte
inferior. . . de viga comprendida entre
dos monum:e? overticalcs
[} 5670 __
+ To=- - .- - 182
ToTAL. . . . . 15850

i Mitad del peso propio de la parte
de viga comprendida entre los

superior. . montantes veeticales.. . . . 1.892

Arriostramiento.” . . . . . . 200

TOTAL. . . . - . 2092

Suponemos ¢l peso propio de la viga repartido
entre las articulaciones dec sus dos cabezas como
realmente sucede, en lugar de suponerle para ma-
vor sencillez concentrado enlas de la cabeza infe-
rior, porque si bien para el calculo de los esfuer=
zos en las cabezas y diagonales es-indiferente que
obre en las articulaciones superiores 6 inferiores,
no succde lo mismo cn los montantes verticales,
como verémos.

La carga total fija y mévil que obra segun una
misma vertical cs, pues,

13.850 + 2.092 — 17.942 kilégramos.

Es preciso tambien conocer el valor de la carga
movil sola que obrara sobre cada articulacion, por-
que nos ha de servir para el cilculo de los esfuer-
zos en las diagonales y montantes verticales. Con-
tada & razon de 400 kgs. por metro cuadrado de
afirmado, y 300 da pasco, dicha carga es igual 4
400><2,50 >< 4,16 + 300 >< 1 >< 416=5.408 kgs.

NOTACIONES EMPLEADAS.

Damos 4 las articulaciones de la cabeza inferior
los nameros 0, 1,2, 3...... a partir del extremo iz~
quierdo y 4 Yas superiores los 0, 1/, 2/, &'.... :
- En general llamarémos

Mo momento con relacion al vértice 6 articula-
cion m de todas las fuerzas exteriores comprendi-
das entre un extremo de la viga y la vertical de
dicho punto

"Bp csfucrzo cortante para una seccion hecha in-
mediatamente i la izquierda del punto m.

Hy laaltura de la viga en dicho punto, contada
de centro 4 centro da gravedad de las cabezas.

On cl esfucrzo de compresion en el trozo de
cabeza saperior situado dla izquierda del punto m.

Up ¢l esfucrzo de tension en la cabeza in-
ferior. '

Nu cl esfuerzo en una diagonal situada 4 la jz-
quierda del punto m.

Vo, el esfucrzo en el montante vertical del
punto m.

én cl angulo que forma con la horizontal el tro-
20 de cabeza superior comprendido entre las ar-
ticulaciones superiores m —1 y m.

om el dngulo que forma con la horizontal la
diagonal N

CALCULO D= LOS ESFUERZOS EN LAS CABEZAS.

Pasemos va al cilculo de los esfuerzos, empe-
zando por los de las cabezas de la viga y para cllo
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recordarémos algunas propicdades esenciales de
las vigas pavabohicas.

1. Lo que caracteriza las vigas paraldlicas cs
que para una carga uniformemente repartida en

toda su]ongitud,lurclacion—"—- cs constanic cn
M, My Mg
todos sus puntoes; es decir — T, T

9.2 La componente horizontal del esfuerzo en
un punto cualquiera m de las cahezas estd repre=
sentada por la relacion :le- cualquiera que sca la
distribucion de carga.

5.° Como consecuencia de las dos propicdades
anteriores, para una carga unilormemente repar=
tida, la componente horizontal del esfuerzo en las
cabezas es coustanie & todo lo largo de ellas.

4. En el caso presente en que la cabeza infe-
rior es horizontal, sc deduce que para una carga
uniformemente repartida la tension es constante
cn todos los puntos de dicha cabezz, y en la supe-
rior disminuye la compresion desde las extremi-
dades al centro en que s igual al de la cabeza in-
ferior pero conservando siempre la misma compo-
nente herizontal.

5.* Cuando, como en el caso actual, ha de ac-
tuar sobre la viga una carga permanente ¥ ctra
accidental, tienen lugar los mayores esfaerzos so-
bre las cabezas, cuando la segunda estd uniforme-

_mente repartida.

Observemos ademas que actuando las cargas
anicamentecn las articulaciones, todos los esfuer-
zos cn las diversas partes de las vigas serdn longi-
tudinales, v por consiguiente ¢l material estard lo
mejor aprovechado posible, puesto que en todos
los puntos de aquélias el esfuerzo podra ser el li-
mite que permite.

Delo expuesto se deduce que la tension cons-
tante en la cabeza inferior es

Mm
=0

s cl esfuerzo de comapresion en cada punto de la
superior

Op— Mn 1
Hm co8. 6m

_¥ que estas férmulas deben aplicarse al caso en

que ademas de la carga permanente, acta la ac-
cidental uniformemente repartida, 6 sea obrando
segun cada articulacion inferior la carga total ya
caleuiada de 17.942 kgs.

Como ——=

H. es constante en las condiciones su-

puwhs decarga, lo calcularémos para el vértice

, que cs lo mas sencillo.

La reaccion vertical del apoyo es delermmadq
sencillamente por la Estdtica igual &

7><17.942 = 125.594 kildgramos.

y por lo tanto M, = 123. "()-f><4- 16;

i, cs segun se ve en cl diagramma de longitu-
des igual 4 2,438,

125,501 5< 4,16

215
2,15

Luégo u, = = 243.010 kgs.
quecs la tension censtante en todos los puntos de
la cabeza inferior, y al mismo tiempo .1a compo-
nente horizontal de los esfuerzos de compresion en
la superior.

Por lo tanto, para cl trozo 047 de la cabeza su-
perior.

0, = 215010 _ 25010 4 685 = 273.561 kilégs.

cws. &, 416
y para ¢l trozo 7' 8’ central
"0, = 243.010 Kilogramos.

Podiamos seguir calculando los esfuerzos en los
demns trozos de la cabeza superior, pero como
los dos calculudos son ¢l mayor y el menor, y di-
fieren en una cantidad pequefia relativamente &
cllos, se deduce que las secciones de los diversos
trozos, caso de hacerse cxaclamente proporciona-
les & sus csfuerzos correspondientes, diferirian
muy poco entre si, por lo cual tomarémos una
seccion constante caleulada con arreglo @ un es-
fuerzo término medio de los dos extremos ya de-
terminados; es decir que supondrémos cu la cabe-
z1 superior un esfuerzo de compresion constante
en todos sus puntes ¢iguald

2£3.010 —;—243 561 — 958.285 kgs.

p

De esta manera, no se emplea mds metal que
haciendo la scccion variable, y se simplifica la
ejecucion. -

Es cierto que calculada Ia seccion 'nedxa to-
mando como limite de esfucrzo para el material
6 kgs. por milimeiro cuadrado, trabajard el trozo
01’ y aigunos de los que lesiguen & mds de 6 ki-
16gramos por milimetro cuadrado, y 4 ménos de
6 kilsgramos los centrales; pero es muy poco-lo
que de este limite se apartan.

J. Paxo. -

(Se continuardg.)




