REVISTA DE OBRAS PUBLICAS®

PUENTE DE LA PRESA (NAVARRA)

POR

ALFONSO PENA B(EUF,

Ingeniero de Caminos.

Construido este puente, de hormigdn armado, para la
nueva carretera de Lecumberri & Hernani, sobre el rio
Urumea, se hicieron recientemente las pruebas oficiales
_por nuestro querido compaiiero D, Manuel Icheverria,
Director de carreteras de Navarra, & quien estamos agra-
decidos por su cooperacion, que tanto nos ha 11u=;tmd0, en
la ejecucion de la obra.

El puente se compone de dos arcos paralelos de 41,50
metros de luz, distanciados 3 metros, sobre los que carga,
por intermedio de pilares, el tablero, formado por dos vi-
gas continuas, enlazadas por un forjado y con dos volados
de 1,50 metros.

El proyecto, adjudicado en concurso por la Dipulacién
foral, resulta prolijo para ser publicado en una Revista,
por lo que expundremos tnicamente un extracto de la Me-
moria, cuyos cilculos estan inspirados, principalmente, en
las obras del Sr. Zafra.

Forjado.—Para repartir la presion y dar la conveniente
trabazén al sistema, se ha dispuesto, ademas de la arma-
dura transversal, otra de menor cuantia, longitudinal.

Adoptando una longitud de reparticion { = 180 ¢cm., y
suponiendo unas profundidades ¢ = 20 cm., ¢/ = 19 para
las barras principales y de reparticion, l'espccmmm(,ntc
calcularemos el forjado para ¢l caso de que dos carvos de
6.000 kilogramos se crucen, guardando un espacio entre
ellos de b0 centimetros.

El momento & que deben resistir las barras scctinda-
rias, vale
180—2/

M =3.000 2%

= 5% kg.-m,,

suponiendo un espesor de afirmado de 20 centimetros.
Para el momento especifico x == 11

2,01

e bl = .
qac’ = 47,73 T8 19

qac=2,51 cm* =X == 0,00169

resultando para el hormigén una carga,
I = 20,24 kg./om®

Puede ocurrir que en las zonas de reparticion de las
dos ruedas préximas (una de cada carro) al repartir la pre-
sién, haya una zona de solape, en la que no sabemos si la
fuerza unitaria es mayor 6 menor que en el resto.
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Fig. 1.}

(1) Xsta obra ha merecido la distincidn de que fizuren sus fotogra- -

fiag en la clase de «Hormigdén armado» de la Iscuela de Ingenieros do
Caminocs, entre las que se consideran modelos de construceién, Felicita-
mos sinceramente 4 nuestra vez al distinguido compaficro, autor de tan
interesante trabajo, Sr. Pefia.—(N. de la B )

Jjado, 1,80 >< 0,20 >< 1.800 == 648 kilogramos.
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Veamos:
AB=CB—CA=28cm.
La presiéon en AB es:

3.000
9 .
< X 78

MN = I =g,

<&

== 76,92 kg./cm®

producicndo una resultante total,
R=176,92>< AB==2.153,76 kg.

Si esta fuerza se la cuisicra repartiv en 180 centlmcwus

se verificaria
180 — 40

M==2.153,76 "800

= 376,9

qac’ == 34,27, qac -+ 2,44 cm® que cs menor que la calou-
lada antes (2,51).

Como el ancho de reparticion es de 2 (f - ¢) =78 cen-
timetros, corresponde, por metro, una seccién

2,51 .
"oy <100 ==3,21 cm?

que sc puede distribuir en sicte varillas de 8 milimetros.

La armadura principal estid sometida & las siguientes
cargas:

Por el firme (en 1,80 metros), por metro lineal de for-

Por el hormigdn, 1,80 < 0,23 >< 2.400 == 993,6 ki'ogra-
mos.

Por la armadura secundaria, 4 kilogramos.

Por su peso propio, suponemos 10 kilogramos.

Iin total, 1.655,6 kilogramos.

Momento de semiempolramiento:

1

1o 1:655,65<9=1.490kg.-m.

Momento de sobrecarga:
3.000 »< 1,5 — 3.000 > 0,25 == 3.750 kg.-m.

Iste ultimo es, suponiendo la pieza apoyada, pero al
existir semiempotramiento, debemos poner
3.750 < 8
10

M - 4,490 kg.-m.

== 3.000 kyu.-m.
Sumando:

qac’ =449, o == 22,45 cm*; con una cuantia.

' 220 9,00623,
= 180 v 20 06
Mot — 0 A=Y g == 0,349,

La carga del ]301'111ig,'611
600. 2/
ac? X0 (3 —n)

II = == 40,44 Ky Jom?®

y la de la armadura

1 —u

A=7 T I = 11?8,?8 Lo e

La resultante total del hormigdn vale 45,2 kg./em?®,
contando la [lexion transversal y la reparticion.

La seccion « puede distribuirse en 6 @ de 17 milimetros
en que no es de temer el deslizamiento, porque las conti-
nuamos para los volados, -

Del esfuerzo cortante no hay que ocuparse, pues la, O&i-
ga de desgarramiento es muy pequeiia. . AR

3.034,6 3
100 > 23 2 - 0,310

D= = 1,49 kg./om*.
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Volados.—Momento de sobrecarga, sobre la parte afir-
mada,
M, = 3.000 > 0,75 = 2.250.

Momento de sobrecarga sobre las aceras (300 kg./m?)
M, =22 < 1,125 = 253,13.

Suponiendo un ancho de reparticién de 1,40 metros, y
un espesor de afirmado de 12 centimetros en los mordien-
tes y 14 centimetros el valor medio, los momentos de carga
permanente por el {irme y el hormigén valen:

M, ==0,14 >< 1,40 >< 0,75 >< 1.800 >< 0,375 = 99,22

M, = 0,20 > 1,40 >< 1,50 > 0,75 >< 2.400 = 756.
Total: 3.358,35 kg.-m.,
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A la extension de reparticion 2(f - ¢) = 60 cm. corres-

ponde esa seccidon, luego por metro serd
2_ 5100 = 3,66 cm®
60 X — 9% om’,

que puede distribuirse en 8 barras de 8 mm. (s = 4 cm?).
Vigas.—Dos clases de vigas tienc el tablero: unas rec-
tas y otras poligonales. Estas ultimas corresponden al ul-
timo tramo de la izquierda y se han dispuesto en esa for-
ma porque, dadas las condiciones del terreno, la entrada
al puente por aquel ladc debe formar una curva muy ce-
rrada (18 metros de radio), segin el trazado de la carre-
tera. Empezaremos por calcular las vigas rectas.
Formando unsistema do siete tramos, podemos conside-

y contando con la barandilla y armaduras, pondremos por
exceso

M = 3.400 kg.~-m.

- Para p =10 a=qac=17cm®.

Con la misma cuantia del forjado central (0,00623),
tiene que ser el ancho de reparticion:

17

&= ~5,00693 < 20

== 136,44 cm.

yue es muy aproximada & la que habiamos supuesto (140),
Caleularemos la armadura secundaria para repartir la

presién de 3.000 kilogramos en 140 centimetros. PPoniendo

esa armadura & una distancia mdxima del paramento su-

perior, ¢' = 18 cm., el valor del momento es:"

]40-—-9f . .
M=3.000 —5++—~ =435 l{—-“ a—fwl‘f;{TB—_chm

rar, con gran aproximacion, que cada vigi estd en las con-
‘. . . . 1
diciones de semiempotramicnto, con el coeficiente T§
Suponiendo un carro en la posicidn central, arrastrado
por mulas, de 500 kilogramos, & las distancias consigna-
das en el formulario de carreteras, 58 produce un momen-
to estatico.

M, = 3.500 X 3,5 — 500 X 2,75.— 10.875 kg.-m.
El mohlento de semiempott‘amiento valdra

-M, =8.700 kg.-m.

O.

La carga de personas sobre las aceras da un momento

M, __,1_16 295 > T* = 1.102,50 kg.-m.
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La carga permanente vule:

CARGA POR METRO Kilogs.
Volados........ 0,20 < 1:< 1,50 3 2.400 = 720 |
Forjado central, 0,23 < 1< 1,50 2400 = 82
Veso viga. .. ... 0,18 1< 0,25 > 2400 = 463 [ Lomaremos por
exceso I =
Firme......... 0,16 >< 1 < 2,25 >< 1.800 = 648 2.700 kg.
2.604

Esta carga produce el momento:

M, = 5 2700 < 7 = 13.230 kg.-m.
Momento total M = 23. 032,50 kg.-m,
Con armadura dlSlmetmoa w=09,

== 2.559,10; para ¢=90 cm., « = 28,43 cm?*, g =0,01,

q =o,oo3, 8= goia=31,6cm, n=0,394. La pro-

fundidad de la fibra neutra es nc = 33,46 c¢m.
La armadura superior tendra por seccién +/ = ¢' h =
0,003 >< 2.844 = 8,53 cm®,
Con una dl%t’mCla al paramento superior de n”c =
0,079 >< 90 = 7,11 cm.
La carga unitaria del hormigén es 45 kilogramos y la de
las armaduras superior é inferior

A" = 15" H = 540 kg.fom’

A =15 L2 [ — 1,019,95 kg.fom?

Ese ancho, a = 31,6 cm., debe ser hasta la fibra neu-
tra, pero desde ella puede tener cualquier ancho;. por eso
le hemos dado 25 centimetros. .

Se han distribuido las barras en 6 @ de 25 milimetros
para la inferior (s = 29,4 cm*) y 3@ de 19 para la superior
(s' =8,5 cm®).

Para ver dénde hay que levantar las barras, conside-
ramos que el momento total M = 23.032,5 le ‘resisten en-
tre las dos armaduras, pero trabajando la inferior casi &
doble carga unitaria que la superior.

Cuatro barras superiores solas resistiran

4 23.032,5 > 29,4
0 20,4+ 22

= 13.416 kg.-m.

Sila viga estuviese apoyada, la ecuacién de momentos
seria de la forma x*=2py, que para x=3,5, y=

13. 416><—~ =16.770; luego 2 p = 0,00073.

Las absclsas en que hay que levantar las tres barras,
son las correspondientes & las ordenadas:

y, = 18.406 — 1318 4069
Y, = 13.416 — 2 2240 . 6,708
Y, == 13.416 — 3 134‘}’6 — 3.354

x,=* 2,709 m

resultando } x, =2,211 m

. x,=1,565 m

El méximo esfuerzo cortante se verifica cuando un ca-
rro pasa por un apoyo. En ese caso, el esfuerzo cortante
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producido por el carro y las dos mulas que caben en el
tramo, vale:

X, =6.000 X, =303 X,=125

Por el peso permanente, X, = 2.700 X 3,5 =9.450 y
suponiendn cargadas las aceras: X, = 225 X 3,5 = 787,5
(porque las aceras tienen 0,75 de ancho).

Total, E = 16.665,50 lulovr'amoq

Levantando la mitad de las barras y combatiendo con
estribos el restante esfuerzo, en la seccién de levantamien-
to de la primera, esa fuerza vale

T =X .56

~ge- = 1.428 kg.
Para estribos distantes entre si 20 centimetros, la sec-

-cién debe ser:;

1 Ed
— __4.0_0(3;..”.)_ >< e =1 ,58 cm’

sque puede formarse con estribos de 14 milimetros.

Vigas poligonales.—[stas vigas, ademas de resistir &
" flexion, trabnjan & torsion. Trataremos de combatir los
cestuerzos de torsion, por medio de marcos transversales,
.de tal modo, que el hormigén no resista nada 4 este efec-

“to. De ese modo, y como para los efectos de flexion tene-

~mos calculada la viga, no habra que repetir el célculo.

A

El método que vamos & exponer se puede aplicar cual-

“quiera que sea la forma de la viga.

Consideremos un sélido solicitado & torsién por un

-par, variable con la abscisa, cuyo valor para la abscisa x

‘sea M.

Por la teoria de la torsién, sabemos que el angulo ¢ de
deformacion viene medido, en arcos de radio unidad, por

la formula
b
1 ‘ .
o

y asise mide en arcos de radio r.

b

(ﬂpf Mdx.

Tomando una rebanada limitada por dos planos infini-
tamente proximos y por dos superficies cilindricas cuyo eje
sea la directriz del s6lido, esta rebanada habra sufrido una
“deformacién de alamarmento viniendo la seccién ACEG &
sla posicion BDFH, y teniendo, por lo tanto, la fibra un
alargamiento AB. ‘

¢::

Fig.2.*

Tratandose de arcos pequefios y rigorosamente en los
infinitamente pequeiios, se puede sustituir la cuerda por el
arco, y entonces

AB z

@
IE=7=s  AB=LK -
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' Aunque el sélido no sea de seccidn circular, sino de
forma cualquicra, llamando ¢ el radio vector O,K, se

tendra:
0 o
) J Md.x
n

La deformacion por unidad, valdra:

oz

LK == (—a) Gip,

b
AB = j Mdx.

AB

= e Y la carga molecular T == G ».

En la seccion ACGE, de rebanada, la carga de alarga-

miento serd: 4
b
f Mdx.
.

La fuerza lotal que desarrollara el sélido por la torsion

sera:
1 jtied 0 ,b
sz 2n(b;djljﬂ_f clpj ade Mdx,

siendo R' y R los valores del radio vector que correspon-
den & la periferia y que, en general, seran funciones del
dngulo.

zdxdo

7‘ > AC > fl[S:TClde == "2'1‘\'0_(‘) 11’

Como queremos que esa fuerza total sea resistida por

un’ max'oo deberd vemﬁoarqe R s=T,0sea

(a) Ris= ; nb-—a) /pf Mclxj dp =
— R
b4-a " 31 * "
= uniy (R + R) Mdx,

siendo R, la carga practica del material del marco.

A nuestro juicio, debera tomarse para + R'y 4+ R"
log valores — Ry - I correspondientes al menor de los
radios vectores periféricos, pues todas lag deméas rebana-
das exteriores & ese circulo no serdn continuas, y, por lo
tanto, no podran considerarse como elemento resistente.

2R
PEREH

Deducida la teoria anterior, la aplicaremos al proyec--

to. La carga méxima, en el punto medio de la viga, es
P = 30.827 kilogramos.
. El momento maximo de torsién

Mo = 30,807 < 0,28 = 8.631,56 kg -m.

Para una, absolsa X, M == Mm > —

Como el trozo que sufre torsion es L= 1,50 metros.

M =8.631,56 > 'z~ = 5.754,37 x.

Rondremos marcos de 20 en 20 centimetros, porque
para cl esfuerzo cortante, asi'los ponfamos.

Solo tenemos que ver el aumento que debe darse & la
seccion de esos marcos (14 milimetros de didmetro) para
que resistan.también la torsién.

Aplicando la férmula deducida (a).

1140
R =21 L0, (2><0,125)J 5.754,37 adx,
L . v 130 '
Gsea '
T 9/ w09
TR g
C L . L1218
Ris = 13554,
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Ip, para la seccidon que consideramos vale:

Iy = -5 0,98 >< 0,25 (0,95* +- 0,25*) = 0,0208

Rl =12 kg./mm* = 12.000.000 kg./m*

4 337,88

$=" 5500000 = 9,000361 m* = 361 mm®.

Iis decir, que los marcos que colocamos para esfuerzo
cortante, en lugar de 14 milimetros deberan tener 26 mi-
limetros, para resistir también la torsién.

Montantes.—El peso maximo que insiste sobre uno de
los apoyos de una viga, vimos que era 16.665,50 kilogra-
mos, cuando un carro pasaba por el apoyo. El peso propio
de la semiviga anterior 4 ese tramo es 9.450 kilogramos.

Ademaés, detras de ese carro, suponemos las mulas de

~obro y las reacciones que producen las estimabamos antes

en 303 y 125, respectivamente. Por la sobrecarga de per-
sonas, en las aceras, se produce 2256 >< 3,5 = 787,50 kilo-
gramos, y por el peso de la vmueLa y esouadr‘as tenemos
1‘e»pechvament<,

0,25 >< 0,36 >< 1,5 >< 2.400 = 324 kg.

2 3¢ - 5< 0,2 > T > 2.400=672 kg.

Por ultimo, suponiendo previamente que la escuadria
del |pilar sea, proximamente, de 36 centimetros, su peso
propio valdra

0,86 < 7,6 >< 2.400 — 2.364 kg.

" (por ser 7,6 la altura de los mayores montantes), que con
- lag ménsulas y armaduras pondremos por exceso 2.500

kilogramos.

Sumando todas esas acciones, resulta una carga total
de 30.827 kilogramos.

Para prevenir flexiones” accidentales, amplificaremos
esa carga en 1, 30 adoptando prudenclalmente una carga
maxima de

P .= 1,30 >< 80.827 == 40.075 kg.

Para la altura | == 760 cm., el'valor del monomio
0,91 [.— = 0,0631,
al que por interpolacion corresponde una esbeltez

LT

[4

Luego e = 55 =349 om.; que debe ser el valor del

lado de la seccion,

Hemos adoptado en la construccxon el valor e = 36 cen-
timetros.

No repetimos el calculo de los otros pilares, que, por
ser mas cortos, estdn menos expuestos al pandeo. Con arre-
glo al calculo que hicimos en el proyecto, se les ha dado
una escuadria de 31 céntimetros.

EY
¥ *

Célculo del arco.—Por la configuracion del valle y al-
tura de rasante nccesaria, hemos fijado el arco con luz
= 41,50 metros y flecha = 8 metros, adoptando la forma
parabolica, de aspecto mas elegante que la circular, cuya
ecuacién es y = 0,771 x — 0,0186 x°.

Para calcular el arco se ha empleado el método del tra-
bajo elastico, aplicacion del teorema de Castigliano. Ese
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mgtodo permite hallar con facilidad las lineas de influencia
del momento yreacciones horizontal y vertical en un arran-
que resolviendo el sistema formado por las tres derivadas
del trabajo igualadas & cero, por ser un arco continuo.

El Sr. Zafra (*), mediante ese sistema, ha calculado los
valores del momento y reacciones en un arranque, dedu-
ciendo las expresiones:

. (10 2* — 24 2° - 18 2* — 4 @) ¢* — 45 p* (2% — 2 2° + 7)
m=Pl gy

Ve=P(22" —3ux

xé_gws_*__‘z‘.{

H=15P¢ CBETiE

x* 1)
siendo P, la fuerza; q:', el rebajamiento por unidad de luz;
x, la abscisa por unidad y s el radio de giro do la seccion

~en el arranque dividido por la luz.
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La curva (a) tiene puntos méaximos definidos por las
raices de la ecuacion derivada 10 x* — 18x* +9x —1=10

i .
0,644; pero estos valores son por unidad, lue-
0,155

que da x =

41,5 metros.

go para la luz dada, x = { 26,72 »
6,43 »
Los puntos en que corta al eje son:
0
x ==(1 (raiz doble); cuyos valores absolutos son
0,4
0
x = { 41,50,
16,60

8 |

dapr O ahai: i O == v e ommmoo e S L
Por ser ¢l rebajamiento AL 58T - ¢

radio pes muy pequeiio, y por el momento podemos pres-
cindir de él, sin perjuicio de que luego estimaremos su in-
fluencia y corregiremos el error debido & esta causa.

En ese caso, consideraremos los valores:

|
\

/
[}
—

. 10 2% — 4w5+18.'c"—-—4m_
m==Pl - 1
H= 15P—"”—:34—”f‘+”"; V=P@x —3x41)

Vamos 4 construir los lugares geométricos definidos
por las ecuaciones.

(@) y=10a' — 24 x* +18 x* — 4 x
(b) - Cy=22"—32°+1
() Y=z — 2z 42

(*) Cdleulo a: estructuras.

Como en el presente proyecto, las fuerzas actian por
medio de los montantes, conviene calcular exactamente las
ordenadas para las abscisas de los montantes, cuyos valo-
res relativos son:

DB o 13 a0 20,

0; e = 0,1626; e = 0,331, s — 0,5
21,75 \ 34,75 i
Tiso = 0,669; sy = 0,837; 1. |

Los valores que toma la ordenada son
x, =0 y= 0
x, =0,1626 Y, = — 0,2712
x, = 0,331 Yy, =—0,108 |
x, = 0,5 y5=—}—01?5 i
x, = 0,669 Yy, = 40,192 ‘
x, = 0,837 Y, =+ 0, ,097
xp=1 Y= 0
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La curva (b) tiene un maximo y == 1 parax =0y un
minimo y = 0 para x = 1.

Para las mismas abcisas de antes, tenemos la serie de
ordenalas:

Yy, =1 Y, == 0,
1, = 0,929 y, = 0,267
1y, == 0,745 y, = 0,072
La tercera curva (c) presenta para
0 minimo.
x=={'[, maximo.
{ minimo.

Se demuestra facilmente que es simétrica, respecto al
punto medio de la luz, puesto que se puede poner su ecua-
cion bajo la forma y=x*({'— 2.x + x* que sc verifica
lo mismo para x que para 1 — x.

Para las abscisas citadas, resulta;

. Yo =0
ZJ; = 8’823" y sus simétricas.
Jg T M
1y, == 0,0625

Con los valores calculados, podemos dibujar las tres
lineas de influencia, representadas en los planos.

Viendo la curva de momentos, se comprende que las

dos hipétesis mas desfavorables para un arranque, son:

1." Cuando la sobrecarga se extiende desde él hasta el
montante anterior & la clave. 2.* Cuando actia la sobre-
carga desde la clave hasta el otro arranque.

La pmmera produce el mayor momento neoatlvo y la
segunda el méximo positivo.

Como los pilares tienen diferente longitud por ser lige-

ramente distintos de seccién, las cargas que transmiten no
son iguales.

Los pesos maximos que refieren son:

Pilares extremos ,......... 30.827 kilogramos.
Segundos pilares.......... 29.250 »
Terceros .................. 28.630 »
Enlaclave.,.............. 28.37 - »

En la primera hipdtesis, el montante del arranque pro
duce momento cero.

E12.° m, =29.250 X 41,50 X ") “-7177-:‘—82.300,72kg.-m§

El 3.0 m,=28.630 X 41,50 X = 3™ = — 32.079,90 »
La clave, en que no hay mas sobt‘.ecarga que las mulas

que conducen el carro cue esta en el tramo anterior, su-

fre una carga total de 20.752 kilogramos y produce-un

momento :

m, =+ 26.912,75 kg.-m.

Los deméas montantes estan descargados, luego

m = 20499 X 41,5 X T2 — 4 40.236,38 kg.-m.

m, = 20.819 X 41,5 X - +i9°-1—~+209m TN s

El maximo momento total en esta hipotesis es (suman-
do algébricamente):
M = — 26.279,78 kg.-m.
En la segunda hipotesis:

m,=0
m, = 20.819 > 41,5 > =% — _ 58.578,73
m, =20.199 > 41,5 < — 2% — _ 99.632,96
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A= 0,125 ¢

Cargado) m, = 28. 32/ XALD > T = - 36.736,58
(Idem)  m, = 28.630 > 41,5 > T %M — 4 57.030,95
(Idem)  m, == 29.250.5< 41,5 > i‘ﬁ“?’fﬁ-- — - 99.436,45

Total M' = +41.992, ‘29 kg. m

Veamos ahora las reacciones.
Para la primera hipdtesis resulta:

= 30.827 kg

29.950) > 0,929 = 27.173,25 ke.
98 630 < 0,745 = 21.329.35 »
90 752 >< 0.5 = 10.376 »
20.199 >< 0,257 = 5.191,14 »
20.819 >< 0,072 = 1.498.97 »

Vertical total V = 96.395,71 kg.

!. i Il |l

SESRESS

Para la horizontal (sieqdo @ = T;&i?‘f@é‘}’
IIl
,—?9 250 > « =< 0,0185 = 10.568,17 kg.
3—28630><“><0049 —2739891 »
H, =20.752 < « =< 0,0625 = %5. 32990 »
I, =20:199 > « =< 0,049 —1932044 »
.H“_90819><a\<00185_ 749484 »

Total H = 90.112,26 kg.

En la segunda hipétesis, un calculo analogo conduce a
los valores:
V' = 80.840 kg.
H' = 99.341 kg.

En la estimacion de los valores de My de H hemos
prescindido del factor de inercia p. Debemos ver, ahora, el
error producido, por esa causa. para compensarle, Haremos
la correccion en el momento solamente, pues.en la reac-
¢ién horizontal influye poquisimo y la correccidn seria
sustractiva.

Supeniendo, por un tanteo previo, que la seccién en la
clave sea un rectingulo de 80 >< 110 centimetros, armado
con 3 @ de 22 milimetros (« = H cm?), el momento de iner-
cia es

1_———~ ap —}--1:)><2><11><0()9 = 8.873. 333—f—82') 000 =
== 9.698,333 en cm* = 0,09698 en m*

¢ = ~ 1o = 0,000.064.

(]

En la formula del momento, el término suprimido en el
nurmerador es:
— 45" (v — 22 + X°).

o . . 1
El maximo de ese trinomio es para x == -3- y vale

— 0,00288 < 4 o = — 0,000.43.

En el denominador se suprimié 45 p = (,00288.
La fé6rmula verdadera daria

0,0368 > - — 0,000.43

0,147 + 0,00288 = — 0,027
8
. TR :
y la aproximada ———— == — 0,0247. |
El méaximo error es 0,0023 que representa en relacion

con el aproximado, el g?ﬁ?g = 0,093, 6 sea el 9,3 por 100.
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Debemos aumentar en esa proporcion el momento de
la primera hipétesis y rebajarle al momento de la segunda
hipétesis (por ser de signo contrario).

Pero, en rigor, para esta segunda posicién, lo que de-
bemos restar es una cantidad mucho menor, porque ese

1

9,3 por 100 es cuando la sobrecarga actiia en x —

¥ para dicha hipdtesis nunca actia en esa abscisa.

En virtud de eso, aumentaremos el momento de la pri-
mera hipétesis, y poniéndose en condiciones muy desfavo-
rables, no rebajaremos al de la segunda.

Los verdaderos momentos seran:

Lo Nr 9|‘ Il
M= — 26.279,78 (1 + fm—ﬁ-> — — 98.723 ky.-m.

M = - 41,992,

A estos valores y 4 las reacciones H, V hay que sumar
los elementos homélogos que se producen por a tempe-
ratura y el peso propio. '

Siendo

EF = Ey b -+ Eole = 1.500.000.000 > 0,08873333 +

=+ 22.500.000.060 X 0,00825 = 318.724,995

para una variacion de temperatura de == 20°, con un coe-
ficiente de dilatacion de 0,00001, corresponde una defor-
cién 2 = 0,0002, y los valores del momento y reacciones
por esta causa, valen

30 B7) =a e
My == _4_5_??___*__-4_/7;. = == 58.638 kg.-m,
45 Bl o
H, = BEEEL = == 10.994 kg.
Vi=0.

Para el peso propio es necesario conocer la, seccion,
pero como por un tanteo hemos fijado'en 110 centimetros
el peralto en la clave, se puede suponer por exceso un pro-
medio de 140 centimetros.

El peso total de cada arco sera:

45>< 0,8 > 1,4 =< 2.400 = 120.960 kg.

Este peso podemos suponerle repartido uniformemen-
te por unidad de proyeccion, pues al establecer el teo-
rema de Castigliano, se ha partido del supuesto de que

. 8o .
las secciones varian por la relacién § = —c»df;; siendo « el
angulo de la tangente & la directriz.

Los elementos producidos por este motivo son:

o il
Mme = = 4.5 P' > "Iz‘@gg;‘T’{j* —-—“ - 193 kg.—m..
gy .S . -
H, = Pl = 77.707 kg,

V, = ;..Z’2L — 60.480 kg.

Sumando algébricamente los efectos maximos produ-
cidos por todas las causas, tenemos:

1." hipétesis... M =M + m, + m, = — 87.5b4 kg.-m.
H=H+ Hy+ H,= 156.825 kg.
V=V 4+ V4 Vo= 156.875 kg,

En H; hemos puesto signo —, porque asi se ha tomado
para m; .
2." hipotesis... M' = 4 100.437 kg.-m.

H' =  188.042 kg.
V= 141.320 kg.
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Siendo @ = 37° 40 la inclinacién de la tangente en el
arranque, las maximas reacciones normal y tangencial &
la seccion seran:

1.* hipétesis... Fy, = H cosa+ V sena = 219.899

Fo = —H sena4V cosa= 98.268
2." hipétesis... Fy' =  H'cos a~+V sen « — 235.087
Fo'=—H"sena«+Vcosa= 2.109

La excentricidad en ambas hipdtesis vale:

. — 81554 ac
f ~575 455 = — 0,398 m.
, 100.437 Lo
[l = W = + 0,427 m,

Adoptando en el arranque una seccion de 80 >< 160 —
= 12.800 centimetros cuadrados, armada simétricamente
con 3 @ de 22 milimetros en cada lado, la cuantia es

114
— e e i e Q
4= 305" = 0,000.89.
La excentricidad critica vale:

=P

. 146357 160
=-Fx<

T30 T 76

- < > 1,028 = 27,34 cm.
y como c¢n las dos hipétesis ¢ < f, resulta que la secién
trabaja & tensién y compresién.

Por el grafico de [lexion compuesta, para

=0,248 y £L.— 0,267

“‘jf 160 P

- corresponde una profundidad por unidad : n = 0,77 y

n' == 0,75.
Las cargas maximas del hormigén y armaduras en las
dos hipétesis, son;

g I'n 2n . ) o Ro
M=, X sy = 1718 X 2,63 =
= 43,406 kg./cm*
. ! DY
H' e Fu 2n — = 18,37 < 2,6 =

ap S e g’ —30¢
= 41,7 kg./cm®

70 ¢
=gy = 0,43
A=16H 2_1&_’,‘2%,‘,2*;%’_‘ =586 kg./cm*
Al =15 H' giﬁ.t;é_%}ﬁgl’i = 644 kg./cm?®.

Estas dos Gltimas cargas se refieren 4 las armaduras
comprimidas; las de tensién son muchos menores.

Por las anferiores cifras vemos que la seccién adoptada
trabaja en buenas condiciones, sin que sea preciso modi-
ficarla.

De las cargas transversales no hay que preocuparse,

co 28.268 )
pues el maximo valor es ' = 2,2 kg. /om*
Vamos 4 estudiar la seccion cn la clave.
Conocidos que son ya los elementos de trabajo en el
arranque, por la estitica pueden determinarse los corres-
pondientes 4 la clave.




636

"‘Sus valores, asi deducidos, son:

Primera hipétesis:

H, = H = 156.825.

Ve = V — (30:827 + 29.250 - 28.630 +- 20.752) = 47.416.
! P ! {

Mg =1 — fH+V 5 — 5 > —30.827 X5 —

—29.950 < 14 — 28.630 > T = 34.440,

Segunda hipdtesis:

H, "= 188.042.
Ve = 141.320 — (22.824 -|- 20.819 4 20.199 + 28.327) =
' == 49.151.
= 100.43T — 11" + V' - — 2L 22820 ¢ [ —
— 20.819 >< 14 — 20.199 >< 7 == 6.958.
Las excentricidades son: [ == ?;bljgoa =0,22;!' = 0,04.

Para la seccion que habiamos adoptado (al calcular el
efeclo de la temperatura): s = 80 >< 110 resulta ¢ == 0,0013.
Por ser la excentricidad critica
£==0,17
en la primera hipétesis hay traccién y compresion y en la
segunda, presion variable.
2 .
‘ 20,2 n=0,93

Para T § ()
luego la carga molecular del hormigén y armaduras
valdra

2 . S Vo I
H=117,82 >~ T = 37,42 kg./em®
A =15 -2 TR 539 kg fom®

En la segunda hipétesis n' = 2,9

He 20
A . —
o' = ap s a —1) (1430 ¢q)

=20k

kg /em®

y las armaduras trabajan poco.

La seccion en la clave podia, por lo tanto, haberse re- -

ducido un poco més, aunque no convicne, por no desviar-

se mucho de la relacion entre las scceiones § los cosenos

de los angulos de las tangentes & la directriz. ,

Queda ya definido el trasdds é intradoés del arco, por
lag pardbolas que pasan por los cxtremos de Ia% secciones
calculadas.

Arriostramienlos.—Actuando el viento sobre el arco,
provoca en él una resultante de flexién y torsion. Es nece-
sario, arriostrar los dos arcos para que ambos resistan
esa accion,

Si el viento actuara del mismo modo sobre ellos las
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riostras no trabajarian, pero como esto no ocurre, debian

.calcularse los arriostramientos como sometidos & la com-
“presion que resulta de la diferencia entre las flechas hori-
zontales que toman los arcos. Las piezas, asi calculadas,
‘tendrian dimensiones extraordinariamente pequefias y se-

ria preciso aumentarlas de seccién para tener suficiente
rigidez, pues, en cfecto, aun suponiendo que cada riostra
transmita integra la presién ejercida sobre el trozo de arco
comprendido entre dos riostras, a razon de 270 kilogramos
por metro cuadrado, la compresién en ella seria 2.646 ki-
logramos.

Hemos dado & esas piezas escuadria de 30 x< 30 con
10 milimetros, cue resisten mucho mas que la cifra cita-
da, colocandolaq en donde arrancan los montantes verti-
cales. ‘

De todos modos, el conjunto de los dos arcos trabaja 4
flexion y torsién, siendo preciso asegurarse de su resis-
tencia.

Como los arcos estan unidos rigidamente al tablero, en
la clave, la torsion se efectia en cada semiarco.

La teoria que dedujimos al tratar de las vigas poligo-
nales, podemos aplicarla del mismo modo al caso presente.

La resultante de la aceion del viento sobre un semiar-
co vale:

F =270 x< 1,4 < 22,50 = 8.500 kg.

y su punto de aplicacion dista 9,80 metros de la cuerda del
semiarco.
El momento méximo de torsién en un arranque serd:

M= 859?-33(1 M . 40?, puesto que le resisten entre

~

dos arranques.

La paralela & la cuerda del semiarco que pasa por cl
punto de la resultante intercepta una longitud de arco
igual & 3,25 metros. Tomando un segmento de arco de 30
oentlmetros de longitud, la fuerza de traccion que debe
neutralizar el efeoto de la torsion en virtud de la férmu-
la (a) sera

BABA4-295

F == ...].,_-L. > 2 3< 0,80 ><J ; 4:_“ wdy =

— )lfgi, 335 — 9,05 — 1.137 ke

Con un marco de 11 milimetros, trabajando & 12 kilo-
gramos por milimetro cuadrado, tenemos una resistencia
de 1.140 kilogramos.

Bastara, por lo tanto, que de 30 en 30 centimetros sc
coloquen marcos de ese didmetro.

De la flexion que simultanea con la torsién se produce
no hay que temer nada, pues para elly es ademas elemento
resistente el tablero; resultando cargas moleculares, por
este efecto, que no llegan & 2 kg./cm®.



