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Corumnas.—De las scis columnas que en sentido transversal
e proyectan tomamos una de las cuatro centrales Yy veamos la
aria que sufre,

Siendo la carga permanente por metro lineal que insistia sobre
¢l larguero ¢ = 0,852 toneladas, tendremos:

Toneladas.
Por log largueros inmediatos 0,852 >< 2 ... ............ .. 1,704
Por la carga mévil.....\ i iuiial L R, 4,066
Carsa propia (4,5 >< 0,20 < 0,20) > 2.400 kg, 0,432
p= 6,202

La presion de la base columna serd, pues

6.202 .
R = B = 15,50 kg. por em?®

Siendo la altura libre de la columna méixima de 3,80 metros,
el lado menor de la seccién de aquélla 0,20 metros, vicne 4 ser

\
W de la altura,

Si adoptamos para armadura

Fe=40¢ l4mm. = 6,16 cm®

Bl seccidn serd el 1,54 por 100 de la de la columna 400 centi-
melros cuadrados. .

Los estribos de hierro de 5 milimetros en forma de eslabén
S suceden cada 15 centimetros de altura, 5 menos que el espesor
del pilar (M5osch, pig. 69).

Para la seguridad contra la flexién lateral 6 pandeo se toma
[ presion media, es decir, la presién & la mitad de la altura de
e —————

{1) Véase el mimero anterior.

la columna, 6 sea, préximamente, 4 los 2 metros, 6 también p
menos el peso de media columna.

, 0,432

P =p— == 5,98“ lon,

Segin la formula de Euler (Mdosch, pig. 70), la carga de rup-
lura serd:

201
i 10 - 200.000 - -

= e B ] e M2 {66 60T T
P= 7 .E.y B di = 166607 k.

¥y ol coeficiente de seguridad contra el pandeo

];)_ —_ . 196:667 == 29 veces
P~ Biggs TT =Y veces.
Segin la f6rmula de Ritter (Mbosch, pég. 71), siendo r == o
, Rmix, 250 \
Bpom= woeeiil e e T L 169 ke por et
‘ 1+ 0,001 2 140,001 . 2240 81
Siendo, pues, la carga efectiva
’ H.086 N .
R, = i = 15 kg. por cm
el coeliciente de seguridad serd:
B
a0 = 5 = U1 veces,

¢

Reunc, pues, la columna resistencia mas que suliciente.

En las columnas exteriores los esfuerzos que resisten son mis
pequeiios, y no hay, por tanto, que repetir con ellas los cilculos.

El detalle de las columnas se dibuja en la seccién transversal,
hoja uim. 4 de los planos.

Pénpuro.-- El empuje que el tablero transmite al péndulo en
sus deformaciones, y que puede actuar en opuestos sentidos, es
proporcional en su intensidad al peso de aquél con la sobrecarga
en su tramo libre multiplicado por un cierto cocficiente. Ahora
bien, muy desfavorablemente, pues se desprecian los apoyos de
las columnas, se Puede, en el caso presente, considerar como tra-
mo libre del tablero la semiluz considerando la clave de la bdve-
da como punto de apoyo. Esta hipétesis dista mucho de la reali-
dad, pues las columnas han de evitar en gran parte sc transmita
al péndulo toda la deformacion por dilatacion 1 otra causa.

El coeliciente antes mencionado oscila entre 0,10 y 0,50, se-
gin la menor 6 mayor resistencia que oponga el apoyo 4 la dila-
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tacion. Aceptamos el mdiximo para el sistema de apoyo, 6
sea 0,50, _
Ya vimos que ¢l peso del tablero por metro cuadrado era

g = 824 kg.

al que agregando 400 kilogramos de sobrecarga obtendremos por
metro cuadrado un peso de 1.224 kilogramos. Siendo, pues, seis
metros el ancho total del puente y 18 la longitud del semitable-
ro, desde la clave hasta el apoyo, su peso serd:

18 + 6 . 1.224 = 132.192 kg.
y el empuje maximo que ¢l péndulo sufra:
"= 0,50 - 132.192 = 66.096 kg.

Obra el péndulo como una viga empotrada por un extremo b
libre por el otro, asi pues, el momento miximo de empotramien-
to serd, siendo la altura del péndulo 2,75 metros

Mugx, = 66.096 - 275 = 18.176.400 kg. por cm.

e L 6&
e 7
n‘ ® 2‘1'
Fig. 12,

La flecha de la elislica es (fig. 12).
1 Fp 1 \

— FBP 1 66,006 < 2,75°
F==rg o=y

©2.000.000 77

poniendo en vez de 1 su valor para la seccion virtual de 1d viga,
tcniendo en cuenta que la armadura por metro lineal es:

Fe == 100 9 mni. = 0,000636 m*

1 . h
I= 19 ¢+ WP+ 2k, (

2

— 0,03)' = 0,00321;
poniendo arriba este valor se obtiene:

f=0,06m,

Esta serd, pues, la tlecha maxima en el extremo del péndulo,
cilra muy exagerada, pues en puentes construidos del mismo sis-
lema con luces de mds de 70 melros apenas se lleg6 4 los 2 cen-
timetros. Esto es debido & considerar la semiluz del tablero sin
apoyo cuando nos acercariamos mads 4 la realidad, si bien con
error por deleclo, considerando como tramo libre el claro entre
¢l péndulo y la primera columna.

Sin embargo, calcularemos la armadura para resistir el es-
fuerzo I hallado.

La viga esti sujeta & compresion por su peso propio y el del
tramo y 4 llexién por el empuje #. Apliquemos las formulas co-
rrespondicntes 4 este caso.

La fuerza normal de compresiéon N en la seccidn de empotra~
miento del péndulo, es el peso de éste mas el de la parte que del
ultimo tramo de tablero se puede suponer que apoya sobre él,
que para mayor garantia supondremos apoya el tramo en toda su
longitud de 2 metros, cuyo peso sera:

Kilogramos.
TXEX 124 =.................. 14.688
siendo el peso del péndulo:
2,75 > 0,2 < 4,68 >< 2.400 =........ 6.178
N= 20.866
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luego por metro lincal

. 20.866
N = S = 4.460 kg.
¥
M
M = 4‘“6*‘8* = 39.000 kg.
Siendo la expresion
39.000
ity 44
= 4467000 - 20 0,44
Y
— 7y = 536
K66 .8 = Tonog = 0,0082

segun el grafico inserto en el Mdosch, pig. 129, tendremos:
w= 0,525 . h=10,5 cm.

Y, por tanto, la compresion maxima de hormigén

N 4.460 .
Ry =y =z P = g = 10 kg. > cm®
e _.:{‘L (Ra — 1)

Colocando el eje de las armaduras & 3 centimetros de los pa- ¥
ramentos, y llamando
' 3
= o = .7 — 7
e = ¢ = ) 3 =7 cm.

tendremos para la mdxima traccion de la armadura

s h
e “gT &
Re == uRy == == 93 kg. por cm?

v Ja mixima compresion para la misma:

h
e — e

- == [07 kg. por cm®

Ro' = uRy, P

La armadura del péndulo serd, pues, simétrica y por metro
lineal de ancho de aquél estard compuesta por 10 ¢ 9 milinelros
con otra armadura de distribucion normal 4 la anterior lormada :
por 5 hierros de 6 milimetros por metro de altura, con czlribos @
de hierro de 5 milimetros espaciados verticalmente 20 contime-
tros. '

Para resistir al esfuerzo de empotramiento del larguers con
el péndulo se refuerzan las armaduras, segun ya dijimos nnies, ¥
se representa en el alzado del larguero, hoja nim. 5 - los &
planos. ;

Ax~DENES: Forjado.—Proponemos para el forjado de los aide- §
nes de 0,60 metros de vuelo libre un espesor de 10 centimeiros,
siendo la distancia entre ejes de ménsulas de apoyo 2 metros, 1§
luz tedrica del lorjado serd: ’

'

I =2m,
y la carga permanente:
_Kilogrmos:
Por el peso propio == 2 > 0,60 x 0,10 > 2,400 kg, = ... 288
Por Ia sobrecarga de 400 kg. = 2 X 0,60 3 400 = ...... o
g = 68
—

Teniendo en cuenta que es una viga empotrada

Mg, == %g + 1==15.360 kg. por cm.
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Puente de hormigén armado sobre el ro Jucar en Jalance (Valencia).

Anejo num. 4.

Primer claro, Segundo claro.

E=71¢ct=4Tr

Eh tct= 2oct. Eh 1ct=20 co
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Adoptemos una armadura

Fo=5¢ 7Tmm. = [,92 cm*®

siendo

M.
Z == D= _-,IP,"},;;.,_ 9.197 kg

la traccion del hierro seri:

Re == 7%_ = 1.108 kg. por cm?®
e

v la compresion del hormigdn:

D
Ry, == '"7{2_.“5" = 30 kg. por cm®

En Ia hoja nim. 5 de los planos se representa el detalle del
andén, al que ademds se le ha puesto otra armadura de distribu-
cion, normal al puente, con varillas de 6 milimetros de did-
metro.

Mensvnas.—ElL vuelo libre de las ménsulas es 6,60 metros
v la carga de los dos semitramos contiguos de forjado que les
lransmiten, es, segiin hemos visto:

Kilogriunos

g = 768,00

Peso propio de la ménsula.
MO0 0,603 0,125 2,400 = ... ... ... ... 68,32
Peso del pretil (segun se detallard). ... ............... 264,00

(768 4 ()8,3") >0 6'0

J[m.\x. ="

- 264><0,60=140.830kg.porcm.

h=58
&0

Fig. 13.

Adoptamos una armadura para la cara superior donde las
lravciones se presentan (fig. 13)

Fe=2¢9mm, = 1,27 cm®
we 1801-27 [ t 2>< 12 > 58 ) = 12,08 cm.
12 15 > 1,27
Mpix. 7 40.830 .
Z=D=]L,__f’i = 58_4’03.=707]\g
3

Luego la traccién en el hierro serd:

Re == _1’.7,‘?;7_ = 600 kg. por cm*®

¥ la compresién en el hormigén:

B 1208 — 10 kg. por cm*
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En el frente donde se producen los esfuerzos de com presion

s conveniente colocar también armadura, que puede ser la mis-
ma calculada,

El miximo esfuerzo cortante es:

Emax, = 768 - 68,32 |- 264 = 1.100 kg.
La carga mdxima de desgarramiento del hormigén seri, pues:

Do— o Emﬁx

a(IL — ~) -

y el esfuerzo adherente del hierro

2 kg. por cm?®

-a
@ gy = 4,3 kg. por cm*®

o 3¢ necesilan, pues, armaduras secundarias y los hierros tie-
nen, ademds, el diimetro convenicnte para que no s¢ exceda la
carga limite de adherencia de 4,5 kilogramos.

Como precaucion, siempre convenien te, hemos anclado las ar-
maduras superiores de las ménsulas 4 las del forjado del piso del
puente, por medio de tirantes del mismo diimetro que aquéllas.

Prerin.—El pretil adoptado es mixto de hierro Y hormigén
armado, segun se representa en el alzado de la hoja nuim. 5 de
los planos, y estd formado por jequeiios pilares prolongacién de
las columnas armados como aquéllas y una harandilla formada
por un zdcalo y pasamanos de hobmigén armado y enrcjado me-
tilico que cierra el recuadro y se empotra en los pilares.

Sobre la clave se proyecta un pequeiio tramo macizo de hor-
migén armado del mismo Lipo que los pilares, en cuyo centro
puede colocarse el adorno que se estime oportuno.

El peso del pretil descrito es el siguiente:

Kilogramos.
Peso de un pilar = 1,10 > 0,20 < 2400 =................ 105,6
Peso por m. 1. de zéealo = 1 < 0,20 3< 0,10 3¢ 2.400 = 48

Idem m. L. de pasamanocs =1 3 0,10 > 0,10 > 2.400 = 24 88
ldem m. 1. de enrejado. .......ooovvnerunn.ns, covel 16

Seguin esto, el peso que msxbt«, sobre una ménsula, que es el
de un Dlldl‘ y 1,8 melros de pretil, serd:
105,6 4- 1,80 >< 88 = 2064 kg.

La armadura del pilar ya hemos dicho que es prolongacion
de la de las colummnas y tanto al zdcalo como al pasamanos se co-
locardn dos varillus superiores y dos iuferiores de 7 milimetros
de didmetro, con lo que su resistencia, por ser muy sobrada, no
necesitamos justificar,

CArcuro pE LA B6vEDA.—Para el cdleulo de la béveda hemos
seguido el método propio de D. B. Mdosch, Prolesor en Zurvich, 4
cuya obra nos hemos referido varias veces en esta Memoria, mé-
todo que, por ser muy prictico y racional, creemos superior &
otros varios preconizados por distintos autores, y al haberlo ex-
puesto en un folleto que no tenemos noticias haya sido traducido
del alemdn, convendrd, sin entrar en demasiado detalle, dar de ¢é1
una idea antes de hacer la aplicacién del mismo al puente objeto
de este proyecto.

Tratemos el caso que nos interesa, que es el de una boveda
empotrada simétrica, pues también en el folleto estudia el caso de
las no simétrieas,

Supongamos suprimido el apoyo izquierdo en 4 (fig. 14), resul-
ta entonces una viga libre en aquel extremo y empotrada en el otro.
Si se quiere conservar la misma distribucién de las tensiones hay
que aplicar en la seccion del apoyo suprimido una reaccién R
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igual 4 la que obra antes de la supresién de aquél, y de la hipo- y parala fuerza (mévil) normal Nx como compresidn positiva
tesis de que la secci6n citada con pilas de apoyo 6 estribos inva- una aproximacién de aquellas secciones de:
riables no ha de experimentar movimiento en sentido horizontal,
ni vertical, ni de giro, se deducen tres ecuaciones que permiten Ads — g?f ds

Segtin el sistema de coordenadas de la figura 16, tendremos
las siguientes ecuaciones (fig. 17):

1) Desplazamiento del punto o en cl sentido del eje de la .

£t
x —
Pig. 4. . [ LI S
para un estado lijo de carga conocer las compenentes verlical y R—
horizontal de I y su momento con relaciéon 4 A. Estas ecnaciones Fig. 17.
de deformacion se simplifica mucho si se traslada R 4 un punto
lijo o (lig. 15) que hemos de suponer en unién rigida en la sec- El aumento 6 incremento dela luz del arco 4 consecuencii e

cién del apoyo izquierdo. Ademds, pues, de las compresiones Hy la deformacién de un elemento es:
Al==d7v - )y—2A2.ds. COs ¢

| .
oo de manera que resulta para todo el arco en el supuesto de v
' aumento de temperatura de r,

’ _f 0 N J/‘

en donde « es el coeficiente de dilatacion.
2) Desplazamiento en el sentido del eje ¥

S COSQ-ta Tl

Fig. 15.
s - X% seno
Vv de R se habrd introducido un par, cuyo momento serd 0 ) HJ a8 ~.v+' pT R sene
M==R.7 ysegun la figura actuando en el punto o (fig. 16),
tenemos las tres reacciones estdticamente indefinidas, #, vy M, 3)  Giro de la seccion del apoyo alrededor del punto o.

y dicho punto, unido rigidamente al apoyo, también ha de quedar
inmévil
Los movimientos de la seccidn de apoyo estdn motivados por o= -pgi"

Indicando con A7, el momento de las fuerzas exteriores :' si-
tuadas 4 la izquierda de la seccién x con relacion 4 su centro e
gravedad o, el momento flector que alli se produce por exizrla
viga dmpotrada en el apoyo derecho y libre en el izquierdo

My == M, ~ M — Hy — Vy

Por Ny cos ¢ se puede poner sin error en la practica el «-
Pig. 16. puje horizontal H, porque la influencia de la deformacion po: s
fuerzas normales disminuye generalmente en grandes peraltesy
solamente aumenti en los pequellos, 6 sea en arcos rehajilos,
pero aun en cstos cabe aquella sustitucidn.

En la aplicacién 4 arcos de puentes, como luego veremos, s
tiene en cuenta el valor exacto de Ny para la carga permaun. nte,
de manera que sélo para la carga movil resultard la exaciiiud
afectada de un modo insignificante,

. Por el mismo motivo se desprecia Ny sen ¢.

8i ponemos los valores de My Nx€0s ¢ en las ecuaciones que

preceden, se obtiene multiplicando por E

la deformacién de los elementos constitutivos del arco Y sobre
cada seccién transversal de esta obra un momento de flexion Mg,
una fuerza normal Ny y otra transversal Q. Esta ullima puede
despreciarse en el cilculo porque su influencia sobre la deforma-
cidn es insignificante.

Se obtiene, por tanto, como consecuencia de la deformacion:
por el momento My un giro de dos secciones transversales proxi-
mas, cuyo dngulo es:

M 2 Ve y . dy
dy = —Zr ' —d:— == —E:Sl—- “ds 0= .M).:L ds -+~ M / /"' H_/ yids __ v/ %'JJ" -
—H/ -+ Raxl
por ser:
M _ o= [ 22y [ 2 g [T g +V/ s
7 = 5
= Mydl d y.ds @ . riv
e o= ] G ) e




No habiendo fijado hasta ahora el origen o de coordenadas,
podemos situarlo de manera que resulte :

ads s __ * ayds
J = Jo=0 J =

Si se cousidera el eje del arco formado por pesos eldsticos

d
dw=——£—

7 J
lias tres wltimas ecuaciones condicionales se convertirdn:
JSdw w=o0

Jaw -y =0  Jdw w - y=o0

v entonces el sistema de coordenadas se ha de elegir de modo que:
1) Los ejes x ¢ y se hallan de maneia (que el momento cen-
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Sino se trata de cargas méviles sino de estaticas solamente,
se puede electuar el cdlculo aplicando estas formulas.

Abora bien, las integrales no las podremos resolver con cual-
quier forma de arco, y hay que determinarlas aproximadamelile,
A este objeto, se puede dividir el arco en un numero par de par-
les iguales, calcular para los puntos de divisién los valores bajo
signo integral y sumarlos segun la regla de Simpson. En el caso
de que sobre el arco insistan cargas concentradas, se divide aquél
en trozos de la longitud s, tales que coincidan los puntos deude
aclian aquellas cargas con las de division, se colocan luego los

llamente los productos

M, w-w, w -yt w - at

My, w ey,

wy =)

Ty

b .

Wico se halla, desde luego, cumplida esta condicién si el eje y
toincide con el de simetria. '

Las tres ecuaciones de deformacién contendrin entonces cada
Ui solamente una de las reacciones desconocidas del apoyo, que
lespejandolas obtendremos;

J M gyt Bay

M= T
¥R ds !
SR
© Myds .
V—‘/ 7 W S My dwes
o f atds Sdw - a®
A .

T e e '
Mo— — / nJ e [ Maw
! /| .§s> /d’v

S

. e B E ”
: : S ;
i | | t\\\\‘\\~\\

n o b = B

» » z | - =

: L | . E==5

L - ! =

2 ~ |
t.

Rig. 18.
Wifugo de los pesns d e sea nulo. Eu la hipétesis de arco simé- Si denominamos las w ey =10y y w . g== wy, len-

drenios:

LM w,

o e
Y ‘7U+.\.1T'

§H = -

XMy w,

Saw,

sMw
sSw

M= —

Supouiendo que las integrales se calculan por el segundo pro-
cedimiento dicho. Cos

8i tratamos ahora de conocer Jas variaciones de H, Vy M por
medio de sus lineas de influencia para cargas verlicales, imagi-
naremos la unidad de ellas, P = 1, actuando sobre el arco en 1y
bascisa « (fig. 18). : o
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Entonces para todas las secciones en que

x> aserd M, = o
waserd M = — 1 X (a — @)

por lo tanto, para esta carga:

ZW, - wy=—5, wy - (@ — )

™ =1
EM, wy=—3, ¢ (@ — =)

=t
2M, 0 =—2u2 w (@ — )

0, lo que es lo mismo, que para la targa P = { estas = anterio—
res son los momentos estiticos de los DPesos wy , wy situados & la,
derecha del punto en que aquélla achie con relacién 4 la linea de
accidn de dicha carga (fig. 18).

Asl, pues, si queremos oblener lag lincas de influencia habrd
que hacer mover la citrga P =1, comenzando por la derecha ha-
ciendola actuar en los puntos divisorios de los trozos de arco S,y
en cada posicién calcular log momentos de todos los pesos Wy Wy
w, & la derecha del punto de accién con relacidn 4 éste,

Puede para esto, como ya sabemos, calcularse cada momento
con relacién al que le antecede, y las ordenadas de influencia se
obtendran dividicndo estos momentos por las = indicadas en los
denominadores de #, v y M.

PRoCEDIMIEN TO GRAFICO. —Presenta ol Sr, Mdosch también la
solucion grifica del problema que vamos & describir.

En la figura 18 el poligono de fuerzas { y el funicular 1’
determinan el centro de gravedad o de los pesos eldsticos . Re-
cordando el principio de estdtica
la suma de los momentos estiticos de fucrzas paralelas con rela-
cibn & otras paralelas 4 ellas es igual al trozo m comprendido
entre los dos 1iltimos lados del funicular multiplicado por la dis-

Pr Py Py

Fig. 19,

tancia polar a, se pueden representar por medio de funiculares
todas las = que aparezcan como momentos estiticos.

Denominador de H, 6 seq = ¥ - %y .—Para hallar el momento

estdtico de los pesos 0y con relacion al eje 2, se dibuja el poligo-

no de fuerzas 2 (fig. 18) con una distancia polar cualquiera hy .
Puesto que seguin las anotaciones ‘

Swy=3w.y=0

para el semiarco, el correspondiente funicular para la fuerza ho-
rizontal my tiene la forma indicada en la figura 4.* 4, Para el
semiarco resulta el primero v ultimo lado del poligono vertica-
les. Para la mitad derecha se obtiene un poligono simétrico, de
manera que denominando ny al trozo comprendido entre los dos
buntos de origen
2Y - wy =ny - hy

4 esta suma hay que agregar aun, segin vemos en e) denomina-
dorde H, = %— que se calculard numéricamente,

grifica, segin el que (fig. 19}-
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Denominador de V, ¢ sea = g . Wy .—Para la determinacign de
estas = de 1os momentos estiticos 6 pesos wy con relacidn al
eje ¥ se ha dibujado en la figura 4. el poligono de fuerzas 3 ¢op
una distancia polar hx, y el poligono funicular estd representado
en ¢ y llamando pg = n,

Swwoxznx'hx

Los denominadores calculados de B Y V son siempre positi-
YOS, pues son iguales 4 S mw . 42 ¥ 2 wa?, v las ordenadas estdn
elevadas al cuadrado. l

Numerador de H, 6 sea = M wy=—3, * Wy (@ — ) para
P = 1.—Para determinarlo se ha dibujado el poligono de fuer-
7as 4 con la distancia polar antes fijada hy v en el poligono fu-
nicular » estin representados los momentos de todos log pe-
S0s wy, con relacidn & la fuerza p — {, por la ordenada » que sc
encuentra en la prolongacion de p multiplicada por hy .

Segtin esto, el empuje horizontal & sera:

bk b
H=-— - . Ty T = 1 o §
w3 s 8
ny./z_‘, 5 ny—{— T

Si se aflade, por lo tanto, al trayecto ny el segmento

que representa la influencia de |a deformacion por las fuerzas
normales, se obtendrs ¢l denominador de la tiltima expresion
hallado de H, 6 también se puede cousiderar el poligono funicu-
lar » dltimamente dibujado como linea de influencia del empuje
horizontal H, siendo representada la mitad de escala de las or-
denadas & para la distancia

1.8
Ea ety

considerando ambos términos como longitudes.
—1
Numerador de V, 6 sea 2 M- wy= —3 ,f wx (@ —2) para =1,
Andlogamente 4 lo dicho para H del poligono funicular ¢, se de-
ducen los momentos de todos los Pes30s wy con-relacién 4 la linea
de fuerzas P que son iguales 4 las ordenadas » en prolongacion de
aquélla multiplicada por iy ; seguin esto
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0 también, como antes, pucde considerarse el poligono funicilal
dibujado como linea de influencia bara V, siendo la unidad ¢r es-
cala de la ordenada p el segmento . l

Numerador de M, ¢ seq — 3 Myw = 4 35,% (& — 1=
Para determinarlo se ha dibujado en la figura 18 el poligouo de
fuerzas 5 y el funicular d, La suma de los momentos estdticos de
todos los pesosw 4 la derecha del punto de accidn de la fuerz cou
relacidn 4 la linea accién de esta es igual & la ordenada b com-
prendida entre los dos lados del poligono funicular multiplicada
por la distancia polar h.

Si hacemos h == »

M= - :“‘—“—— == b

esto es, que las ordenadas » medidas como longitudes represen-
tan directamente las lineas de influencia del momento para la
carga P = 1. En el arranque izquierdo del arco resulta
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(Continuard.)




