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A mi Madre la Sra. .. 
Amparo G. Vda. de Jimenez 
Con todo mi cariño y agra 
decimiento. 

A mi novia la Srita. 
Ana María.Malanche 
con todo mi cariño 

A mi hermana 
A mis h~rmanos 
A mis máestr()E! 
A mis amigos 
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Al Pasante señor 
Raul Jimenez Gonzalez 
Presente. 

ESO~ NCL. DE INGENIEROS 
Direcci6n 
Núm; 731-992 . 
Exp. núm. 731/214.2/-509. 

Accediendo a su solicitud relativa me es ... 
grato transcribir a usted a continuación el tema 
que, aprobado por esta dirección, propuso el se -
ñor Profesor Ingeniero Pedro Martinez Tornel para 
que lo desarrolle como tesis en su examen profe. -
sional de Ingeniero Civil. 

"Estudio de la Carretera México-Laredo a -
su.lle~ada a la Ciudad de Mexico.- El pasante es­
tudiara en detalle el cruzamiento de dicha carre­
tera con todas las vías de comunicación que el ca 
mino se encuentra al cruzar la calzada de Nonoaf: 
co y lo patios de vias de carga y de pasajeros de 
los Ferrocarriles Nacionales de México, proponien 
do J.a solución que satisfaga ciento por ciento 
las necesidades de tránsito en ese punto, formu -
landa un anteproyecto con los lineamientos gener3 
les de la solución que proponga. Como el Departa­
mento Central está ejecutand6 un proyecto en la -
actualidad en dicho cruzamiento, el pasante lo 
ori ticará y verificará la estabilidad del tra,mo -
de mayor luz en dicho proyecto, así como el de 
los apoyos correspondientes, incluyendo su oimen­
tac ión, 

Atentamente 

11 Por mi Raza Hablará el Espiri tu". 

· M1xico, D.F. r~ 19 de el.gasto de 194-0 

El Director 

Firmado. 

Ing. Uariano Moctezuma 



. 1. 

INTRODUCOION. 

La carretera México - Laredo, la número 1 de nuestra red 

de carreteras, prácticamente empezaba en la Villa Gustavo A. -

Madero quedando desde este lugar al cuidado de la Dirección N-ª: 

cional de Caminos. Al entrar a la ci~dad de México se hacía~. 

sumamente molesto pues se presentaba el intenso tráfico que -­

hay en las Avenidas Pcralvillo y Brasil y finalmente en la pl.§: 

za de la Constitución, frente al Palacio Nacional, donde prin~ 

cipia el kilome:traje de nuestras carreteras. Fué por esto y -

porque J.a carretera tuviera una entrada llena de comodidad, S!2, 

guridad y estética por lo que en el año de 1938 la D. N. c. 
procedió a rectificarla en un tramo de 23 ~ 501,gg en el que -

el O+ 000 quedó en la calzada Vallejo y el final en Venta de 

Carpio. En el plano I podemos ver el trazo antiguo y el actual 

ya rectificado. Con esto dicha carretera tendrá u1a salida 

por las calles 5 de Mayo, Teatro Nacional, Avenida Hidalgo, O§ 

~les del Olivo, pasando por el pr:;,tio de Nonoalco, hasta entrar 

a la carretera. Ahora bien en '31 2 podemos ver 01 uruzamien:to 

de dicha carretera con las vías del ferrocarril en Patio de No . 

noalco, teniendo además algunos cruces con calle G· en esta zona, 

todo.esto la hace Humamcnte pGligrosa, existiendo el mayor pe...; 

. ligro y molestia en el patio. Notamos también el número do ..:.,_ 

curvas que tiene el camino en este lugar para utilizar las ca-

. lles existentes para conectarla con la Avenida Insurgentes. fi..; 

nal de la carretera al cruzar la Oiudad de México. Esto, para 

una carretera de primer Órden como lo es la de Laredo la hace 

peligrosa y molesta y estos inconvenientes tienen que desapar~. 

> oer. Para evitarlos se proyect6 y a estas fechas se está 
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truyendo un paso superior con el quo so librarán los crucos a 

nivol tanto de las calles como de las vias del ferrocarril en 

Nonoalco, siendo este el factor principal dado lo peligrosot-- · 

que es como antes dije. El objeto de la presente tesis es re~ 

solver este problema, el proyecto que haga será el de un puen­

te sencillamente,pues con él se evitarán los paso.a a nivel, se 

estudiará un tipo que satisfaga ciento por ciento las necesida 

des de tráfico en esa zona. 

Como se trata de un puente los datos necesarios son los 

siguientes: 

1.- Datos de Localización. 

2.- Datos Hidráulicos. 

3·- Datos Geo16gic os. 

4-. - Datos de Tránsito. 

5.- Datos Constructivos. 

Datos do Lozalizac ió~. - Estos datos lo obtuve con el -- . 

plano que me fué proporcionado, como veremos en el plano 3 se 

pueden Juprimir varias vías en los cruces y modificar el ali--· 

ne.amiento de la calle de la Azucena, con e·sto los claros del ..... 

puente no serán muy grandes; así pues tenemos localizado .el 

je del puente. · 

Datos Hidráulicos. - En nuestr·o caso estos los 
. . 

mos por los alineamientos de las vías y de las calles, el dé.~ 
' . . . . -

.····estas así como el de las primeras son un poco esviajadas c.~!l 

· r~specto al eje, pero como las longitudes de los claro~ 

grandes no tienen influencia dichos esviajamientos. 

ll~ elevac :i:Ón de estos d0s elemEmtos J.os podemos tomar a!_ 

>t;{t'.rariailitinté piira los c~ieulós ~üe se hagan. podemos 

i 
.· \ 
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una cota de: 

10.00 mts. 

para el terreno. 

La pendiente prácticamente es nula. Y por último el an­

cho y la altura necesarios bajo la estructura tanto para el pa 

so del ferrocarril como para el de los vehículos por lo que. a;... 

quella deberá tener cierta altura con respecto al nivel de la 

vía y de las calles. 

El límite de carga y el gálibo para ferrocarriles de vía 

ancha queda representado en la figura l. 

Las especificaciones de la D. N. c. respecto al gálibo -

nos dicen: 

11 El espacio libre mínimo señalado por los ferrocarriles 

está marcado en la figura por el contorno de linea gruesa 

(lJ-.S8 x 6.71). 

Conviene sin embargo dejar a ambos lados un espacio li­

bre 11 b 11 a fín de poder ejecutar las excavaciones para los es.;.­

tribos sin provocar asentamientos en las vías, un claro conve­

niente es el de ~ •. oo mts. para cruces normales. El espacio 11:. 

bre. i1a 11 se deja para instalar la obra fálsa y nervaduras y es 

·aproximadamente igual a 0.60 m. para claros de S.00 mts. Este·· 

espacio es nulo para el tipo de losas sobre viguetas, lo cual 

es importante cuando se tienen fuertes volumenes de. terrace-.---_ · 

rias debido a los. terraplenes de acceso, Cuando el cruce se _. · 

.·hace en una curva del ferrocarril, habrán que tomar en corisid~ 

raoi6n el incremento en ia~ altura y en el espacio lateral pro­

ducido en el convoy para la c;obreelevación de la vía. El an-­

cho 'de la vía es de 1. 52 m. y el de la corona de 4. 30 m; ade--

.' ¡ 

' j 
·! 
.¡ 



5 
más tenemos que el ancho de la cuneta es de un metroy el fon­

. do de la n1isma de 0.15 mts. 

Con lo anterior se deduce que el tipo más conveniente es 

el de una superestructura de losa sobre viguetas para dismi--­

nuir lo más posible las cubicaciones de los terraplenes de ac­

ceso. La altura de la parte inferior de la superestructura -­

puede ser igual a la del gálibo o sea de 6.71, pero como en -­

nuestro caso el puente será muy largo y las curvas verticales 

suaves, además es indispensable un drenaje longitudinal, la al 

tura de la parte inferior de la superestructura respecto al ni 

vel de la vía será de 7.00 metros por lo tanto el espacio li-­

bre en los tramos centrales será de: 

Espacio libre: 7.00 - 6.71 = 0.29 m. 

Datos Geológicos.- Como es de gran importancia esta o-­

bra este estudio será lo más extenso que soa posible. Es neo~ 

sario hacer sondeos en los estribos, es decir, donde vayan a -

localizarse, igualmente en los caballetes que sirvan de apoyo 

a la superestructura. 

Aparte de los sondeos en el eje se harán otros a los la.­

dos, a una distancia perpendicular al eje de unos 10 6 15 mts. 

Los sondeos deherán llevarse hasta una profundidad en -- .· 

que se encuentre terreno firme, puede ser roca, grava, arena -

gruesa o arcilla Compacta~ Con los datos obtenidos se forman: 

· los perfiles de los cortes geológicos del terreno para despué.s · .. 

·proyectar una cimentación adecuada• Los datos que me fueron -

proporcionados se encuentran en el plano 4. 

Datos 2:..§. Tránsito.- El paso por ser de gran importancia, 

yq, que se trata de un camino a Ja entrada, _de una ciudad y po:i;1 . 
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tenor una socci6n 11 boulevard11 lo proyectaré con 4 lineas de -­

. tránsito y como dicho paso será definitiva· el cami6n para hn.-;... 

cer el estudio será de carga 13 600 Kgs. = H 15 

La clasificación que haremos para el puente será la de 

. la Clase .A. Puent.es pura unidades de tráfico normalmente pes_!!.' 

d~s y peso ocasional de cargas extra-pesadas. 

Cargas, 

Las estructuras deberán proporcionarse para las siguien­

tes cargas y fuerzas, 

' . 

a).- Carga muerta. 

b).- Carga viva. 

c) • - Impacto o efecto diná-

mico de las cargas vivas. 

d).- Fuerzas laterales. 

e) .- Fuerzas longitudinales, 

centrífugas y térmicas. 

Las .piezas se proyectarán para la conbinación de cargas 

y fuerzas que produzcan el máximo esfuerzo total. 

a).- Carga muerta.- Esta carga consistirá en el peso de 

la superestructura completa.- Como va a ser de losas de oon-~ 

creta se deberá tener .en cuenta, en la carga muerta del proyec 

to el peso de la superficie de desgaste que se vaya a usar y -

no deberá sér menos de 75 Kgs. por metro cuadrado de camino. 

larla. 

Debe+án usarse los siguientes pesos uni ta.r ios para 

Acero • • • . • • 

Fierro vaciado. 

Concreto simple • 

. . 7 850 Kg/m3 

• 7 200 11 

• • 2 300 11 

·'l 



. . ~- . . ~ 
Ancho de la, linea 

~--..,-,.------..,-275-. -. \ . 

C. A M I O N T I P O D E 13 600 kg •. 
(H-'15) 

P~ Peso total del camión y la carga 

1 ~·:--~~~~-427~~~~~-'IH 

+o-¡p 1--T- -~ 
~ ' 

___..i..---., --t-_ l _ 
38 Guarnición 

.·.J.··¡ i-....-.· -·1s3-~ 17_1_·_.·_--··_ .. ~1-•~--· 221--..:;..21 r-

FIGURA 2. 

0.1 p = 1 360 kg. 

.._.. o.J.i'. P- -+!·· 
1 l_!_ 

o.4 P = 5 44o kg. 

El ancho de una rueda es 
igual a 1 11 por tonelada del 

· cami~n carg&io. -----------' 



Concret0 refuerzo • . .• 2 400 Kg/m3 

b) .- Carga viva.- Esta. carga consistirá del peso de la 

carga rodante producida por un covoy de camiones o de sus car­

gas equivalentes, Para el cálculo tomaré un camión de 13 6oó 

Kgs. H - 15 o bien una carga equivalente, la que para estos e~ 

miones es de 713 Kgs. por metro lineal de faja de circula--

ci6n, entendiéndose por faja de circulación, la fo.ja que ocupa. 

un convoy de camiones o sus cargas equivalentes. Cada faja -­

tendrá 2.75 mts. de ancho, los que corresponden al ancho libre 

para camiones normales. Se supondrá que lq,s fajas de circula­

ción ocu.pan, dentro del ancho de guarnici6n a guarnició~ de la 
·./ ... 

calzadá la posición que produz :i.. el esfue1·zo r:1áximoo 

En la figura ( tenemos representado el tipo de dicho 

camión y ía carga equivalente, Esta carga equivalente se usa~. 

rá sola'::'lente para claros mayores de u~• 30 m. Cada ·faja de cif. 

culación cargada deberá consistir de una carga uniforme por m_2. 

tro lineal de faja, combinada, con una sola carga concentrada -

en el claro en tal forma que produzca el esfuerzo máximo, di--

cihas cargas son una. de 6 120 para el momento flexionante y o-­

. tra de ~ s43 para que so produzca el máximo esfuerzo cortante. 

·La carga concentra.da deberá considera:rse como uniformemente 

distribuida a traves de la faja de circulación en una linea 

. normal al eje de esta. 

c) .Impacto.- Se tomará un 30 °/o de la carga viva como coe.fi~ 

ciente de seguridad; es decir, la ,carga viva se incrementará -

en un 30 %; 
d) .• - Fuerzas laterales.- La fuerzadel viento sobr~ la -

estxuotura se supondrá como ur1q, carga horizon~al móvil igual a 



:-·------

Tramos in~errnedios de mismo 11ivel comprendidos entre 
0 .. 3G8.'2.IY 0~5?.9.?.t 

18.47 368.2.1 

16A1 348,?.I 

JB,37 3Z8.'2.I 

ll'===""". IÍl.01 300.2'1. 

0.01 788.2.1 

10.!;'! .749, '2.1 
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1 
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i 
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1 
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l 
\ 

1 
1 

; 

14.79 

·1' .. ·· 
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147 Kg,. actuando en una y media veces el área do la est:ructu­

ra que se vea en la proyecci6n vertical. L~ fuerza la ter al d~ 

bida a la carga móvil y la fuerza del viento· ejercida contra ...: 

la carga, actuará a l.S2 mts~ sobre el camino y será de 29g Kg. 

por metro lineal. La fuerza del viento, no será menor de l.J.l.¡.6 

Kgs. por metro lineal en los claros de las trabes. 

e) • - Fuerzas térmicas. - Se tornarán en cuenta los es:.~-·­

fuerzos producidos por las variaciones de temperatura. 

Con todas estas consideraciones tomadas de las Especifi­

caciones de Puentes para caminos empezar~ el proyecto. 

En el plano 3 tenemos localizado el eje, en el están tam 

bien los cadenamientos de los apoyos de centro a centro, indi~ 

cándonos esto l&s longitudes de los tra~os que serán un poco -

menores en la realidad para tener espacio para las juntas de -

dilatación. La distribuci6n que hice fué la $iguiente~ Par--­

tiendo del tramo que queda arriba de la vía "J.. del ferrocarril 

y a la izquierda tenemos.- 2 tramos de 25~00 mts., 7 tramos de 

20. 00 mts. a continuación y después g traml"\s de S. l.J.o mts·, El 

puente en sí, tendrá acceso por medir¡ de dos rampas las que -­

tendrá.n dos curvas parabólicas para· este cambio de pendientes •. 

Como la corona del camino es de secci6n ooulevard habrá neces1 

dad de construir una transición: para entrar a las rampas, .púe ... 

de empezar a unos doscientos metros antes, de esta manera evi'• 

taremos un cambio brusco en los anchos y se obtendrá seguridad 

y estética·. Sé pueden poner señales con postes de madera. y .r! 

fle.ctórea como se indica en la figura ( ) • 

Cálculo de las superestructuras. 

la.- La correspondiente al claro centra.)., que tendrá: u,_ 



10 

na longitud de 25.00 mts. 

La parte inferior por consideraciones hechas anteriorme_n 
J 

te tendra una cota de 17.15 ~ts. respecto a la vía que tiene -

io.15 mts. de elevaci6n. 

El proyecto de este tramo consistirá en una losa de con­

creto reforzado, la que se reforzará tanto en la parte superior 

como inferior para resistir los momentos positivos y negativos 

pues será una losa continua. Estará apoyada sobre trabes com-

. puestas. 

El ancho de la calzada será la distancia medida a ángu-­

los rectos con el centro linea del puente, entre los paramen....;._ 
,1, 

tos interiores de las guarniciones. Cada faja.circulación se-

:rá de 2~ 75 mts. Dij irnos al principio que tendrá 4 fajas de 

oirculaci6n, las guarniciones tendrán un ancho de 0.1+5 rhtS, 

por lo tanto el ancho total será de: 

4 X 2.75 ~ 2 X 0.45 = 11.90 mts, 

Para mayor economía y para·que la distribución de las;..._ 

cargas Rea más uniforme y que cada linea de ruedas corresponda 

a dos viguetas, el número de esta,s se obtendrá de la siguiente 

manera. El ancho del puente como dij imo.s anteriormente será -

de 11.90 mts. La.separación de las v ig'.letas teniendo en cu.en ... 

ta que los parapetos irán apoyados en los extremos será: 

ti. 90 - o. 4o 
12 

.La separación la haremos de o. 96 m. Por. lo tanto las -

trabes quedarán con una separaci6n de 96 cm. e. a e. 

Las. cargas que actuarán son: 

Carga muerta: - Consistirá en el peso dé 1a-1osa yel .... 
,,._ ,_ .. 

. ~· ·:~~:~\<~:i·_.f.~:h,: 
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de las viguetas o trabes compuestas. El peso volumétrico del 

concreto reforzado es de 2 400 K/m3. 

Como el tramo que estudiamos es de 25.00 mts. de longi-­

tud Y el claro será de 2~.50 mts., tomaremos para el cálculo -

la carga equivalente del cami6n de 13 600 Kgs., o sea una car­

ga uniformemente repartida de 774 K/metro lineal de faja de -­

circulación y una carga concentrada considerada como uniforme­

mente distribuida a traves de la faja de circulación en una li 

nea normal al eje de ésta. Una será de 6 123 Kgs. para calcu­

lar el momento flexionante y otra de S 845 Kgs., para el es . ...­

fuerzo cortante. 

PJ.§.i!'Jl>~g]..Ór!__Q~ las¿§.rgas._g_~_J:as .E._~edé!-_f:>_ en las losas de 

Se·ha especificado que al calcular el momento flexiona]; 

te obtenido por las cargas trasmitidas por las ruedas en las -

losas de concreto reforzado apoyadas sobre viguetas longitudi­

nales, se considerará que la carga se distribuye en el ancho -

de la rueda considerada. En la direcci6n perpendicular al el~ . 

ro a.e la losa, la carga de la rueda se considerará como unifo! 

memente distribuida sobre un ancho de la losa que se llama 

cho efect i vo 11 e.1 cual se obtiene por la fórmula 

2 
e = (L .f. e) 

3 

en ·donde e = ancho efectivo, 1 e lar.o. de la losa, te= ~ndbo ~ 
de la rueda. El ancho efectivo para el esfuerzo cortante en..;.. 

la losa es el mismo que el calculado para el momento flexionan· 

te con la fórmula anterior, teniendo un valor mínimo de 91.5 - · 

cm. y ¡in máximo de l.•B3 m. El esfuerzo cortante para un a.ncho 
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efectivo de 91.5 cm. puede ser considerado como esfuerzo cortan 

te puro. 

·Momentos flexionantes en la losa.-

Supondremos que la losa de concreto reforzada es una lo~ 

sa continua apoyada sobre. vigu.etas'. Ei momento flexionante m! 

ximo positivo en el centro de los claroR de la losa y el nega~ 

tivo sobre las viguetas tienen un valor igual a 2/3 del momen­

to flexionante máximo que se produce.en una Viga simplemente·~ 

poyada de claro igual y la misma carga. 

Proyecto de la losa.--------------
Dimensiones.- Supondremos que la losa tendr.á 0,22 m. de 

espesor. El espaciamiento de las viguetas e~ de 0.96 m. Toman 

do un metro cuadrado de losa, el peso de éste, . segúr¡. las dimen 

sienes anteriores será de~· 

1.00 X 1.00 X 0.22 X 2 400 - 52s K/m2 

siendo este peso el que corresponde a la carga muerta por me--. 

tro cuadrado de losa. El momento flexionante debido a esta ... -.. 

carga., lo obtenemos por la fórmula 
') 

2 L~ 

M = p --
3 g 

. M - 52$ X 
2 .962 

= !f.o. 55 Kgs. m • 
3 g 

M ·: = 4- 055 Kgs. óm. 

Oomo vemos en la. figura ( ) la carga que trasmite úha - · 

rueda trasera es de 5 440 Kgs. Si el impacto 

carga viva tendremos una carga total de 

1.3 x 5 ·44o = 7 072 Kgs. 

El oami6n de 13 600 kgs. tiene una llanta trasera 
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3g cms~ de ancho; por lo tanto, el ancho efectivo do la losa P-ª. 

ra el momento flexionante será de 

2 
e = - (96 ~- 3S) = 89.3 eme. 

3 

de donde la carga vi va por metro do losa es de 

7 072 
----- = 79.19 kgs. 
s9.3 

- 7 919 kgs. por metro. 

Esta carga queda ropros0ntada en la siguiente figura ~~-

siendo. la que produce e:l máximo momento flcxionanta 

El máximo momento floxionantc debido a la carga viva do 

7 919 kgs. se producirá cuando esta quede en el centro del cl§ 

ro, entonces tenemos 

: ~, 
. ,G¡i 

2 7 919 96 7 919 
Mv = ~ (----- x -- - -----

3 2 2 2 

Mv : 101 627 kgso .cm, 

l 3g 
- . -:--) 
2 . 2 

consideramos una carga equivalente del camión de 

. i3 6óo kgs. la cual ~s de 714- kgs • por metro tendremos 

2 .714 X , 962 

M
6

,= - (~----~--~-) = 54,g3,k.m. 
3 g 

- 5 4S3·kg. cm, 

gpm9 ve.rrigi:i e:I: mq,y9;v inomento 'fl.exion~nte se prod~oe con ~ . 

. J:~ .ep;t~t:f y~y~ <?eng~nttg9:ª! pqr ~p t,ª~~.Cl ~~' eJ, que se tomará en ; . 



cuenta. 

El momento flexionante total debido a la carga. muerta y 

viva es igual a 

MT = 4 055 .t. 101 627 = 105 682. kgs.cm. 

Supondremos que la losa se va a construir con un concre­

to cuya fe sea de 45 k/cm2 y acero cuya fs = 1 125 kgs/cm2 

pues as! lo especifican las tablas de Proyectbs de la .D~ N. Ce 

Utilizando las constantes de cálculo. 

k = 0.3750 

j = o.s750 

p = 0.0075 

K = 7.3828 

Peralte de la losa..... Los cálculos de losas se hacen su-
'' 

poniendo 1. 00 m. de ancho. La f6rmula que nos da el peralte .;.:. 

es. 

j 105 6S2 . . 

- ~1~3g2s-~-100 = 11
•
9 

d = 12 cms • 

. El área de. acero necesaria 

As = p b d 

• 0075 x lOC ~,·:~2 = 9 cm2 

Empleando varillas o.e t 11 1J de i.\',22 cm2 de 

varillas necesarias será 

9 
- 7.3 = 7 varillas •.. 

1.22 

La separaci6n será 

100 
__ .;.. - 14.} cm. (8) · 
7 

cm •. 
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Se pondrán por lo tanto varillas de ~.1 1 f) espaoiadas 

l !t 3 r~-. 
"i"t . . a: las que se colocarán arriba y abajo de la losa p~r~ ~ 

resitir los momentos tanto positivos como negativos. Estas va 

rillas se podr'n fijar por medio de otras perpendiculares y 

con ello se resistirán los esfuerzos de' temperatura, ayudando 

al mismo tiempo a obtener una mejor ditribuci6n de la carga, -

este acero lo obtenemos por medio de la f 6rmula 

A
8
t = 0.003 bd = .003 x 100 x 12 = 3.6 cm2 

tomamos esta área con varillas de 3/~ 11 r/J. 

3,6 
Número de varillas ---- = 5 varillas. 

0.71 

Para el esfuerzo cortante el ancho efectivo será el mis-

mo que el del momento flexionante pero se especifica que el mí 

nimo será de 91'5 cm. En nuestro caso e = g9. 3 , así es que si 

tomamos el mínimo la carga por metro será 

7 072 
P = ----- = 7 72$ kgs. 

0.915 

El esfuerzo cortante unitario tiene por v~lcr: 

V 
V = 

bjd. 

V - Réaccion en los apoyos~ 

V·~ R ~ t 7 72g ~ t 0.96 x 5?S = ) g64 kgs. ' 253 kgs~=4 llj 

4 117 4 117 
. . V = ------~--------- = ----- = }. 91 k/ cm2

• 
100 X p~g75 X 12 l 050 

Siendo el máximo permitido de 4, 00 k/cm2 el resultado es- · 

. tc1 dentro del límite. 

Al fierro se le dará un recubrimiento de 2~5 orna; las vi··. 

-" quetasd:iegún especificaciones de la D. N, e. irán ahogadas --
:· ',' .. ' ' . ., . . -
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0.01 m. en la losa; en la parte superior de la losa y al cen-­

tro se le dará un· bombeo de O. 05 m.; por lo tanto el espesor 

de la losa será en el centro de: 

h = 1.0 + 2.5 .f. 12.00 .t. 2.5 .t. 5.0 = 23 cms. 

junto a la guarnición el espesor será de 

h 1 = 23 - 5 = 18 cms. 

_CALCULO DE LAS TUABES LONGITUDINALES. 

Cargas. 

Carga muerta.- Consistirá del peso de la losa y peso pro­

pio de la trabe. 

Carga viva.- Como el claro es mayor de ll1.JO mts. tomar~ 

mos una carga equivalente uniformemente repartida y dos canee_!! 

tradas, tanto para el mayor momento· flexionante como para el e_§. 

fuerzo cortante. Impacto un 30 % de la carga viva. 

ne al 

Carga uniformemente repartida = 714 kgs. por metro li--'"". 

de faja. 

Carga concentrada de 6 123 kgs., momento flexionante. 

Carga concent.raJa de 8 ¿<\l.¡.5 kgs., esfuerzo cortante. 

Longitud .del clr.;ro 21.¡..50, separación de viguetas 0.96 

Peso de losa que obra sobre una trabe. 

0.96 ~ 24.50 X 0.23 X 2 400 = 12 960 kgs~: 

Como tenemos 4 fajas de e irculación .la carga uniforme ... --.. 

mente repartida en todo el puente, es decir la. equivalente. se~_ 

ra de 

714 X l.¡. X 24.5 : 69 972 kgs, 

JDn la figura siguiente tenemos la distribuci6.n de<:.J.'abe.aº 
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!11111 \'l!illU.l!jli!dllllllli il\ ii 

l I I 1 I I L 

Esta carga estará distribuida en 11.00 mts. por lo tanto 

serán 11 trabes las que la soportarán. 

Por lo tanto cada vigueta soportará. 

69 972/11 = 6 361 kgs. en todo el tramo. 

Las especificaciones marcan que la relación del peralte 

al claro será de 1/25 como máximo. En nuestro caso el peralte 

neo es ario será 

24.50 
----- 9~ cms. 

25 

La trabe compuesta que má.s se acerca es la· formada por u- . 

na placa· de 106.6ES x 1.11 y 4 ángulos 15.24 x 10.16 x L27 ,la· 

tomaremos para un primer cálculo. Esta placa pesa 189 kg/mo 

1 
1 

i 
¡ 

! 

1 1 
! 1 

1 ! 
l 1 ¡ 

J_J __ i_---• =~-:-~:--_--l·---~r~6 
:_) . . .......... 1 .. : ............. ~ .. . ___ _, 

El peso en 24.50 mts. será 

1$.9x24. 50 = L~630., 5 = 4631 kg., 

La carga total que soporta..:. 

ra la trabe es 

P1 = 12 960 . . · . .-._ ... 

8 269 . 6361x1,3~ s26'9: . 

4 631 

PT = 25 g6o k~. 
, . . "'....... . . .. . : .. : . 

Ademas una ca.rga .concentra...; 

da de 2 137 kgs. que resul- . 

ta debido a que las especi~ 

ficaciones indican una car..:;-

:.· .. : .. ':'·,,·' 



ga concentrada de 6123 kg. considerada como uniformemente dis­

tribuída a través de la faja de circulaci6n en una. línea nor -

mal ·a1 eje de ésta y los 2137 corresponden a un ancho de 0.96 

metros. 

2137 kg 3038 kg 

·¡ 

25 S6o kg Fig. 6 25 860 

~····-··· ......... 24. 5 ...... _,_ .. ~ 

Para el momento flexionante Para el esfuerzo cortante 

El momento flexionante debido a la carga de 25860 es: 

y el· debido a la carga concentrada 

el momento total es MT = 9 228 537 kg.cm. 

En la placa 
1 

h = 1 066.8 + 2 x 1.27 = 1102.2 cm., h"= 1.1022 - 2 x .1016 : 
= .s99 m. 

Las especificaciones indican h 11 /t >60, esfuerzo 

V 
- no mayor de 
A 

hll 
·En nuestro caso - ·so.99 > 60 

t 

V 16. 01$ . . . . . 1275 . . 
/ 2<·· . 135. 7 kg~ cm -------..'."' _ _; ___ ...,.':"'_ = . . . sa a2 .. 

1 ~ ----~~Z-----• ·• . .· 2 
1200 X 1.11 

. A 

Ju~go e::it_ªínós dentro de lo especificado. 
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Esto es por lo que se r·efiere cuando ,h, la al tura del aJ_ 

ma es mayor de 60 veces .i el espesor de la.misma, entonces el 

esfuerzo cortante máximo V/A no debe ser mayor de la expresi6n 

escrita antes. El manual dice además h/t = 80. 99, V/ A = 662. 

kg/cm2. Veremos si el espesor ~e los ángulos es satisfactorio 
. l2 

Usamos cuatro de 15.24 x 10.16 x 1.27 

:. h 1 =1102.2 - 2 X 2.51::1.052 m, 

El momento 

Jé---P==:=;··-;·:: X 2, 51 • · 
. . "'""f"' 

M= Th 1 = ch 1 

T - e = 2-~~~-22Z = '67 723. 7 kg, 
- 105.2 

Fig. 7 el área neta necesaria ª1-Zª~ = 
1265 

centímetros cuadrados. Para un ángulo será la mitad = 34.5 cm2 

como el ángulo propuesto tiene 30.65 cm2 no podemos usarlo. 

Probando otro ángulo, por ejemplo el de 152.4 x 101.6 x 

19, tendremos con la misma placa un peso de 233 kg/m. 

Siguiendo el mismo sistema la carga total que soportará 

la trabe P1 = 12 960 kg., P2 = 3 269 kg., PJ = 5 709 kg., · PT: 

26 938 kgs. Para el momento fli:;xionante tenemos 

26 933 X 24.5 
M = --------·----- = 8 249 762 kg.cm. 

fS 

2 137 X 24,5 
- 1 30$ 912 kg.cm •. 

MT - 9 55g 674 kg.cim~ ~ 

El esfuerzo·oortante en el alma 

16 557 
------ 165. 6 kg./ cm2 

V 

A 99 .9 
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quedamos dentro de lo especificado. Veremos ahora el espesor -

del ángulo i5.2l+ x 10.16 x 1.9 si es satisfactorio para el mo­

mento flexionante 

L ·e -{"t--------;=?:7 ~ 
Fig. S 

h 1 - 1102.2 - 2 X 2, 74: 1.0464 m, 

M = Th 1 =ch' 

9 55g 67~-
T = c = --------- = 91 34-7.3 

l. 0464 

El área neta necesaria 72 cm2. Para un ángulo 

será de 36 cm2 .. El propuesto tiene 44-.77 cm2, luego este es C.Q. 

rreoto. 

Conclusión: La trabe que se use será, una placa de 1066. $ 

x 11.1 y cuatro ángulos de 152.4 x 101.6 x 19. Las dimensiones 

están dadas en milímetros. · 

Según las especificaciones se requerirán atiesadores en 

el alma de vigas compuestas de alma llena, en los extremos, lo 

mismo que en otros puntos cuando h, la distancia entre patines, 

sea mayor que 

$5 t \j1265 (A/V) - 1 · 

en.donde 1 es el espesor del alma, A la sección total del alma 

y V el esfuerzo cortante. Veremos si en·nuestro caso es nece 

sario atiezar nuestra placa. No es necesario pues lri fórmula - · 

nos da 241. 5 cm. contra 99. 9 que tenemos. Pero como h "/' 60 t se 

requieren atiezadores a distancias nunca mayores de 1.so. h - · 

$9,9) 60 x 1,11 = 66.6. Como se requierenatiesado~es la di.f! .. 

tancia entre ellos no será mayor de g5 :t; \}1265 (A/V) 

~ 
99.9 

.no podrá exceder de 1.$0 m. g5 x 1.11 1265 x ------
16 557 

21+1.5, por lo tanto tomaremo.s el mínimo adm.isible. 

- 1 y 

- 1 



. _·. ,;-

2137 

mente la carga mue!_ 
ta= 26938'kg.·y la 
concentrad.a de 2137 
;; 16557 kg • 

¡-··· ··-.- Carga uniformemente 
' repartida mas'. la · 
, equivalente de.· 2137 
¡ = 1273~96. kg/m. 
i 

Fig~ 9 

21 

., : 
. ;; ;· 
! H =, ¡.: 

· .•. 

. .. - .... - --·- _: ._,; 

:·; .. ;: .. , _-. ·(·~~:.l~ 

·'. ;:.:;· . ,_ ..; .. -~;:; 
:· · .... :;·-:· :,_>:· ;~': ~: ~ -~-·-::]!\::':--t;:"::~;-~·Yr: 
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15 atiesadores estarán a una distancia de l. 75 m. centro a cen 

tro~ El área de los atiesadores extremos 

V 16 557 
A = ---- = ------ = 13.0S cm2 

1265 1265 

utilizamos el ángulo de lados iguales ) x 3 x 7/16 - 76.2 x 

76.2 x 1.11 que tiene una superficie 15.68 cm2. 

Cálculo de las costuras.-- Utilizando remaches de 3/411 r/J 

tenemos que el esfuerzo cortante doble por remache es 3606 kg. 

y el esfuerzo por empuje es de 26$1 kg., tomando este tenemos 

entonces 
16 557 

N - ------ = 6.2 remaches - 7 remaches. Distancia 
26s1 

mínima de un remache de 3/411 f6 a una arista :: 3.2 cm. La dis­

tancia entre remaches será ª2~2-6_§~4 = i3.91 cm. Siete rema-

ches espaciados 13.$ cm. (a) Agarre = 21/16 - l 5/16 :: 1 8/16 

- 1 1/2, Largo necesario del remache 311 • 

Fig.· lO Número de los remaches en la pierria verti 

··~'u 1¡ .. ¡I 

i ¡ 1 1 i 
7 7 7 

16 lb lb 

Fig. 

cal del án@lo.- Las cargas en la trabe son a-

plicadas directa u indirectamente al alma, pr.Q 

duo iendo un esfuerzo col'tante ·V. Por flexión -:­

el .esfuerzo cortante vertica:i produce un esfue!_ 

zo cortante horizontal, el que se convierte en: 

te11sión y compresión en las fibras abajo y arri 

ba del eje neutro. Los mas de éstos ..; 

esfuerzos ocurren en ::..os ángulos sien- .· · 

do transmitidos· a la placa. p_qr m(3él.iC> _: . 

. r de los remaches, los que conectan los 

· ángulos al alma de la placa. En. cada ~ 

ángulo tiene que haber cierto 
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de remaches t entre el má~ümo momento y cada extremo para tran.§. 

mitir al ángulo el esfuerzo total, es decir, el momento resi~ 

tente de los remaches entre el punto de máximo momento flexio­

nante y cada extremo, tendrá que ser igual al máximo momento -

flexionante y este igual al momento resistente de la secci6n -

de la trabe. 

Tonemos 0ntonces en la figura de arriba que d es la dis­

tancia o brazo del par de la tensi6n y la compresión. 

El momento flexionante en este caso es 9 55g 674 kg.cm. 

Este será resistido por el momento resistente de los remaches. 

d = 9S cm. = distancia entre remaches arriba 

y abajo. 

3606 kg. esfuerzo cortante doble por rema . 
k = che 

26Sl kg. empuje de un remache de 3/411 ~ 
en una placa de 7 /16 11 • 

M - 9 55S 674 momento flexionante en kg.cm. 

Fig~ 12 
N - número de remaches. 

Tenemos entonces que: 

Momento resistente de un par de remaches es igual a 

2681 x 9g = 262 738 kg.cm. 

tomamos 26$1 para que la placa no falle por empuje. 

9 55$ 674 
N - 36 remaches = 262 73s 

Como vemos es imposible que en 12.25 m. tengamos 36 remaches,.;..i 

pues no lo permiten las especificaciones. Vemos en la i::i)pre .~ 

sentación gráfica de la posición que tienen al principio de la~. 

trabe los remaches y veremos que es mayor de 15 cm. que espec_i 

fican los manuales. Por lo tanto pondremos la distancia máxi-

ma especificada de 15 cm. en toda 



24.50 
Ne = ----- = 163 espacios = 164 remaches 

0.15 

mas tres remaches en en.da extremo de trn.be que queda arriba de 

loa apoyos. Total 170 remaches en la parte superior y 170 rem§ 

. che·s en la parte i.nferior, o sea 34-0 remaches por trabe. Son -

trece viguetas, 4420 remaches de 3/4-11 ~ x 3 5/g 11 en todo el 

tramo del puente de 25.00 m. para las trabes. Agarre = 1 5/6 

• 2 11 
·' largo necesario 3 5/$ 11 • 

Siempre se desea que el alma de una trabe de plaoa rema-

chada fuera una pieza continua, pero la longitud de tales pla­

cas es limitada por las fundiciones, y casi siempre la longi -

tud necesaria excede de este l'fmi te; entonces es necesario en-

samblar las piezas que formarán el alma. 

Suponiendo que contamos oon placas de g.,33 m. en nuestro 

tramo de 25.00 m. tendremos 3 placas de S,33 m. las que se ti~ 

nen que unir por medio de empalmes. 

El máximo momento lo tenemos representado en la figura -

de la página 21. El momento flexionante en los puntos l y 2 si 

métricos respecto al centro del claro lo obtenemos por la.fér~ 

mula 
W X 

(L - x) w :: 1274 kg/m 
2 

1271.¡. X $. 08 
M1 = ----------- (24.50 - g.og) _ g 451 308 kg.om~ 

2 

y 61 esfuerzo cortante 

V = w (1 - x) : 1274(12.25 - 8.0S) : 5313 kg. X 2 . . 

En el punto 2 tenemos los mismos valores por ser simétri 

Ahora bien, para el empalme escogeremos el tipo represen.;.;. 
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tado en la figura siguiente. Consta de 6 placas, tres a cada -

lado del alma. Así pues las placas marcadas con P1 toman el m.Q. 

mento flexionante del alma, mientras que la marcada con P2 to­

ma el esfuerzo cortante en el punto considerado. Por lo tanto 

las P1 son dise5adas como si el esfuerzo cortante no existiera 

en el empalme y las P2 como si el momento flexionante no exis­

tiera. 

Por especificaciones sabemos que en un octavo del alma -

se toma como área dt3 patín, en nuestro caso tenemos que el á -

rea requerida será 
1 

l/S (1.0668 x .0111) = - 118.~l = 14.8 cm2 

Por tanto el esfuerzo que puede tomar este octavo es 

14.8 X 1265 = 18 722 kg. 

1S722 

Fig. 13 

y tomando el empuje de un remache 

7/1611 que es 26$1 kg. tenemos que 

Entonces la resistencia.del 

alma al momento flexionante 

es representada por el par 

F X 105.2 = 18722 X 105.2 el 

que será tgual a F' x 68 

1$722 X 105•2 ____ .;.. _______ ' = 'F ~ = 28 964 k· . 

6S 

Et1tónces el número d·e rema ~ 

ches ·'3n estas placas para S.Q. ... 

portar .el esfuerzo calculado 

de 3/411 </J sobre una placa de,; 
1 ' ' ' 

N :: g§_2§~ = 10.8 remaches,-. 
26!1 •. 

tomaremos 13 por simetría. Por lo tanto el esfuerzo cortante 

horizontal en cada remache debido al flexionante en el alma t.§. · 



nemos: 2$ 964 
------ = 2 413 kg 

12 

. Para tomar el esfuerzo cortante necesitamos N remaches 

5 313 

2 6Sl 
2 remaches, N = ----- = 

pero como la mínima distancia es de 15 cm. tendremos 

46 - 6 
N = = 2.6 remaches = 3 ponemos 4 

15 

26 

El ensamble queda representado en la siguiente hoja. Total 60 

remaches 3/411 ~. Largo necesario = 311 • 

Contraventeo.- Consistirá este de una armadura transver-

sal, es decir, perpendicular a las trabes, cada una separada -

cada tres atiesadores. Estarán constituidas por ángulos que tr~ 
I 

bajarán como columnas. Como el menor ángulo que se puede usar. 

es el de 311 x 311 x 7/16 11 , la relaci6n de esbeltez es de L/r<l20 

L/229 - <.120. Esfuerzo que puede soporta.r :: As x 1055 - .12111 

kg. 

La guarnioi6n será de l.¡.5 x 30 x L, L = longitud del cla;i: 

ro. Oon dos varillas de 1/2 11 , en la posición representada en:.;... 

la figura. 

Cálculo del para.pato. -

El parapeto consistirá de vigas de concreto armado a:Pó;ra. 

das .sobre pilastras también de concreto, las que.a su vez se­

apoyarán sobre la guarnición formando esta con la losa una so-.·. 

la pieza. La fuerza horizontal que actúa sobre las vigas es dé 

225 kg/m y la vertical será de 150 kg/m. Las vigas las calcü 

laremos como simplemente apoyadas. Los tramos ser.án de 2. 00 mt ·.•· 

· · ·· · y el claro de l. 90 m. 



e = 225 k/m. 

L = l.90 

225 X 1.92 225 X 3~61 
· M. = ---------- ;: ---------"""' = 10 153 k-em. 

e s 
· La escuadría de la viga suponientj.o d = 2 b la obtenemos · · 

·por la f6rmula 

suponiendo d = 2 b y las constantes de cálculo para una fe = 
45 K/c~. on K·= 7.3$28 p = n0075 

10 153 
4 b3 = ------- : 1 375 cm3 

7 .3s2ei 

l 375 
b3 = ----- = 343.7 

l.¡. 

b =~= 7 cm.· 

Aª = .0075 X 7 X 14 

b ::: 7 cm.· 

d = 11+ om. 
2 

A6 = .73 cm 

Para la c~arga vertical más el peso propio suponiendo una 

viga 12 x 20 x 1.90 x 2 400 = 110 Kgs. - 57.6 por met:r.o. 

M .·. V 

110 X l.9 · 
M. = --------- ~ 2 612 K~cm •. m g 

g 

150 X 3.61 . . . .· ·~ 
--------- -- = 6 768. 7 = 6 769 x. ºtl1 .• g . . - -- ----~--~-- -

. MT ~ 9 381 K~~m. 

Supohi:endo ahora d = ·~ tendremos. 

- ....;. ------
l¡. 7.3g2s 

37 524 
b3 - ------ = 5 080 

7. 3g2g . . 



A6 = P• b~ d. = 1.08 cm2 

Cálculo de las pilastras~ 

Trabajarán como vigas cantiliver y como columnas. 

2x22 k 

. . o 
2x225 ¡kr 

¡. 4 
yi 

Fig. 14 

El momento en una oantilivir es igual 

a la carga por la distancia al empotr-ª. 

miento • 

En nuestro caso: 

M : 2 X 225 X .90 ~ 2 X 225 X .45 : 

2 X 202.50 ~ 2 X 1012.5 = 60750 Ecm. 

Usando concreto de fe = 45 K/cm. 

K :::·7.3~2& 

p = .0075 
bd2 = M 

K 

b 
Si suponesmos la relación d = - tendremos 

'' b3 

b3 60 750 
-- ------
4 - 7·:3&2$ 

243 000 
- ------- : 32 914 

. 7. 382$ 

. b = 32 

d = 16 

2 

b ='\] .. 32. 9111 = 3·2 

d = 16 

. . As = .0075 x 32 x.16 = 3.s4 cm. 
' : '. ·_ :i· ' 

Ut il)zando v_arillas de 3/ sír el número necef3ario 

Resumiendo. 

3.$4 
---- = 5. 4 ::: 6 vs . 
. 71 



forzará en los dos sentidos. 

Pilastras.-

1 U~ x 37 x 1.10 y Vs. 3/$" ~ ancladas hasta,la 

j losa, pues se reforzarán por los dos lados. 

Par·a facilidad de construcción las dimensiones 
1 1 

Fig. 15 serán las siguientes. 

Vigas: 15 X 25 x 1.90 A8 - 2.81 cm2 = 4 Vs. 7/g~~ 8 en total 

Pilatras 20x4-o x 1.10 A8 - 6.oo cm2 ~ 5 vs. l. 11 n.. 
2 µ 10 en total. 

pues se reforzarán en los dos lados y el anclaje llegará hasta 

la losa. 

Peso de la superestructura.- Tramo de 25.00 mts. 

Calcularemos este peso por trabe. 

Fracción de losa - .23 x .96 x 25.00 x 2 400 = 13 248 Kgs. 

714 X 4'){25.00 
Fracción de carga equivalente - ------------- = 6 491 Kgs. 

11 

Carga concentrada para esf. c.= 3 08~ en el extremo= 3 0~8 Xg. 

Peso de la trabe 1 alma de 1066.$ x 1.11 

4 ángulos 152.4 x 101. 6 x 19 = 233 x 25 = 5 ES25 Kgs. 

li'.10 x :2 = 360 remaches para los ángulos = . 
de 3 5/3 11 de largo = •• ~ .•• 103 Kgs. 

¡7 atiesadores de 3 x 3 x 7/16 

como son pares de atiesadores 17 x 2 = ........•. 
119 remaches de 3/4 largo 4 ~it = ................. 
5 contravientos, cada uno formado por ángulos 

3 X 3 X 3/g = 32 K. e/u.= •••••••• 

20 placas = 20 x 20 x • 9 = • • •..........•••••• ·• 

320 l,'ema.ches de 3/4 x 2 1/ti- de largo :: ............ 

446 Kgs. 

39· 4 Xgf3 •. , 

i6o 

60 

64-

Xgs. 

tt 

11 



de la hoja No. 29. 

14Vs. de 3/l.¡. x .,95 = ...................... . 
14 tubos de l" x .. 95 = ••........ · · · · .. • · • .. • • 

Ensambles: 

4 placas de 7/16 20 X 67 = .................. 
2 placas de 7/16 20 X l.l.i=. -. ./ - :- = '! ................ . 

80 remaches de 3/4 x 2 3/4 = ................ . 
2 ensambles = " .......................... " ..... . 

30 

71.lt Kgs,, 

70. o 11 

4-7. 00 lt 

16.oo n 

18.50 11 

Sl.50 IT 

----------~-----26 740.80 11 

Peso por trabe = 26 750 Kgs. 

La reacci6n entonces en un extremo 

13 375 ·!- 3 OSS = 16 46 3 Xgs. 

Apoyo fijo.-

El tipo de pedestal será como el representado en la si--

guiente figura, notandose en ella la& fuerzas que actuán sobre 

él. 

La secci6n puede ser investigada como una viga cantili-­

ver. El empuje entre la placa y el apoyo que será, de acero es 

16 46'5 . 
igual a _____ :_ = 516 K por cm. lineal. 

32 

Asi pues la longitud efectiva de viga sel.'á igual a . 

15.$2 - 7~37 - 4.1+5 = 4- cms• 

42 
. • M2 = 516 x -- = l¡. 12S K. cm. 

2 
• >'. •• - • -·-·-

g 233 x 9.60 = 144-64.6'.= 14 465 K.cmo 
2 

Por lo tanto el máximo momento será de 14 4-65 K. cm., 

Utilizando una placa de 20 x }2 Jt: 3 tenemo.s 



te momento trabaja a una fatiga de 

M V 14 465 x 1.5 2 
f = --- = --------~--- : 4$2 K/cm 

I 45 

dejaremos esta placa por requerirlo asi la presentaci6n del a-:. . 

poyo. 

El esfuerzo cortante a la izquierda de la pieza vertical 

es 516 x 4 = 2 064 y a la derecha es igual 

( l~·'.t .~2 - 7. 37) 516 - g 233 = 3 S73 Kgsº 

El área es de 60 cm, el esfuerzo cortante unitario es 

3 g73 2 
----- : 64.55 K/cm 

60 

·El grueso de las piezas verticales puede ser determinado 

por el empuje del perno sobre ellaº 

Usando un esfuerzo de empuje de S44- K/ cm2 t»ara un pasa-­

dor de 2 11 tenemos que el empuje tiene un valor de 4 300 K. cm2 

15.82 - 6.S2 - 3~17-= 5~83 cm. 

5.s3 2 

M2 = 516 x ----- = S 767 K cm: 
2 

i5.s22 

M3 = - 516 X ------- J.- Ej 233 X 8.40 = -64572 -!-69157 =4585 
2· 

Por lo tanto el máximo momento 

M = S 767 K. cm. 

Utilando una placa de 20 x 32 x 3 tenelllas·que paraesté· 

momento trabaja a una fatiga de 

M V $ 767 X 1.5 
f = --- ----------- = · 2$2 K/cm

2 
- 45 

de todos. modos dejaremos esta placa por requerirlo as:[ la pre-· 

s8ntación del apoyo, pues está sobradaº 
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El esfuerzo cortante a la izquierda de la pieza vertical 

es 516 X 5.$3 = 3 008 y a la derecha es 

(15.s2 6~S2) 516 - S 233 = 3 589 K. 

El área de la placa es de 60 cm;, el esfuerzo cortan.te :g_ 

ni ta.ria es 3 5$9 2 ----- = 59.$ K/cm 
60 

El grueso de las piezas verticales puede ser determlnado 

por el empuje del pexno sobre ella. 
2 

Usando un esfuerzo de empuje de gl¡.l.¡. K/cm. admisible para 

un pasador de 2" tenemos que el empuje tiene un valor de 4 300 

K/cm. Por lo tanto necesitarirunoé un espesor de 2 eros. dejar~ 

mos el proyectado de 3a17 cms. 

Apoyo móvil.-

Estos apoyos pueden ser de dos clases rodillos o mecedo­

res los cuales permiten a la estructura cierto desalojamiento 

longitudinal que.es producido por dilatación de la. misma debí-: 

do a ca.~bios de temperatura y trasmitir las reacciones a la -­

subestructura. 
I 

Para el caso presente se proyectará el apoyo movil oon -: 

mecedora y oonsistirú de lo siguiente 

Zapata. 

Perno de apoyo. 

Pedestal. 

Mecedora. 

Plaoa de apoyo. 

Mecedora: Esta podemos calculal'la como si fuera un solo • 

rodillo .en la que por economía de material y por ser muy sobr.§!: .. 

. · .... ·. da toda la· sección,· se toma unicamente de la parte inferior un · 
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33 
segmento circular, lo que constituye la mecedora y que de una 

resistencia suficiente para soportar las concentraciones tra..§_ 

mitidas por el pedestal. 

La reacci6n total c.on que se calculará el apoyo es 

R = 16 465 ICgs. 
16 465 2 

El á.rea de cada placa sera de ----·~- = 15. 6 cm para 
1 055 . 

trasmitir la reacción al caballete, por requerirlo las dimen~· 

siones de la trabe será de 30 x 20 x 3.17 la dimensi6n de la 

placa~ 

La longitud de la mecedora será de 31.65 eros., por lo~­

tanto el empuje entre ella y la placa será de 

16 l.J.65 . ------ = 520 K/01n. lineal. 
31065 

Las fuerzas que actuán en la mecedora se presentan en la 

figura siguiente. 

Las dimensiones longitudinales con respecto a la mecedo~ 

ra de las piezas verticales son las mismas que las indicadas ~. 

en el apoyo fijo, por lo tanto lo único que vari e será la:. pla ... 

ca a la que se le añadiré u~ . segmento de cilindro, el-que ten..;;; 

dra 55 cm. de diámetro. 

Cálculo del perno nasador.-

El. perno trWibaja como una viga :apoyad.a 1ibl;'emente 

cargas concentradas e igualmente colocados. 

El momento máximo entre ambas cargas es 

M = F X a : g 233 X l45g - 13 00$ 

M = 13 OOS 



M 

f 

I 

V 

13 oos 
------

1 265 
_.---------

d/2 

Utilizando un perno de 5 cms. de diámetro tenemos que la 

fatiga a la que nos trabaja es 

13 oos 
-------3 = 1 060 Kgs/cm2 admisible • 
• 09s2 d 

El perno supuesto es correcto. 

Cálculo del _perno al esfuerzo cortante .. 

íT d2 3ol4 X 25 
A : ---- = --------- = 19.63 cm

2 
4 l.¡. 

esfuerzo cortante unitario 

admisible: 

$ 233 
----- - 419 K/cm2• 
19 .. 63 

menor que el 

De lo anterior se concluye que el diámetro propuesto es 

· correcto • 

• 32 x .20 x .032 x 7 900 = 16 Kgs. Como son 3 placas 

= 1.¡.g Kgs~ 

.23 x .20 x .032 x 7 900 ~ 11.6 tgsóComo son 4 placas 

- 4-6 .. 4 

= .7 kgsc 
. . . . . . . 

Peso total 

101.4 ~ tornillos = 
por apoyo. ·. 

Peso en el extremo de la estructura J... apoyo = 
16 465 + 102 = 16 567 = 16 570 Kgs. lo que se trasmi. .. · 

te a la trabe que tendrá el cabezal. 

Segdn la ecuación de la viga. continua para dos tramos. t¿ 

· nemas, para calcular el momento M" 
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16570 X 0. 24 ( 6. 002 - 0, 242) 16570 X l. 20( 6. 002 - l. 20) 2 
l+ M11 L ::;j.--------------------..:_____ - --------..:...----------------

6. 00 6.oo 

i657ox 2.16 (6.002 - 2,162 ) 1657ox 3.12(6.002 - 3.12) 2 

- -------------------------- - -------------------~-----. 6.oo 6.oo 
- ~§_2IQ_~~7Q§{§~QQ~-=±~Qª:1 _ 1§2IQ_~_27Q~i§~QQ~:_2~2~:) 

o .oo . . . . . o. 00 
_ 16 570 x 0.96 (6.oo.- o.96){2·x 6.06 -·o.~6) 

------------------~:55---------------------

- ~§_2I~-~~~:~~-i§:~~-=-~:~~lI~_:_~:~~-=-~:~~~ 
6.oo 

16 570 x.2.S8(6.oo -.2.88)(2 x-6.oo ~ 2.88) 
- ------------ -·- -·------------------~·.;...;~·---·----

6~00 

16 570 x 3.s4(6.oo - 3.84)(2 x 6.oo - 3.84) 

6 .. oo 

i657ox4.so (6.oo-4.go) (2x6.oo - 4.So) 

6.oo 

i657ox5.76 (6.00-5.76) (2x6.oo - 5.76) 

6.oo 

16570 ' 
4 M"L = - ----- 0.24 X 35.94-!- 1.20 X 34.56 ~ 2.16 X 31.33-!-

6 

6 

' 3.12 X 26.27 ~ 4.os X 19.35 + 5.04 X 10.60 

0.96 X 5.04 X 11.04-!- i.92 X 4.08 X lo.og ~ .. ·· 
2.gs x 3.12 x 9.12 + 2.10 x s.16 ~ 4.so x 

1.20 X 7.20 ~ 5.76 X 0.24 X 6.24 

16570 
- ----- s. 63 -!- l+i. 47 .t. 67. 67 + 81. 96 -!- 78, 95 -!- 53 .42 

6 

16570 \ 
- ----- 53.42 + 78.96 -1- a1.95 J... 67.69 J.. 41 .. 47 -1- e.63 

6 

16570 16570 ' 16570 
= - --6-- (332.10) - --6-- (332.12)= - --6-"'."(664.22) -



4,Mn L = - 1 S34 53g 

· i g34 53s 
M11 

- - - --- --- - -76 439 kg.m. - - 24- -

M11 = - 7 643 900 kg. cm. 

Ahora bien, sabemos que 

- M1 = R1 x L - P (a+ b +e+ •... ) 

36 

.. - M11 = R1~ 6,- i6570(5.76+4.$0:·+3.s4-1-2.f1S+1.92-!-o.96) 

- M11 = R1 X 6 - 16570 X 20.16 

. ·- 7 643 900 = Rl X 6 ·· 33 405 120 

33 405 120 - 7 643 900 25 761 220 
R1 = ---·---------------~.:.;. __ .._ = ----------

600 600 

R1 =- 42 935 kg. Peso = 215 410 kg. 

El valor del momento flexionante en cualquier punto de ~ 

la viga es igual a: 

bajo la carga 1 = 42 935 x 24 = = 1 030 440 k.cm 

bajo la carga 2 = 42 935 x l. 20 - 16 570 x O. 96 = 3 561 4go k.cm. · 

bajo la carga 3 ~ 42 935 X 2.16 ~ 16 570 X 2,$$ = 4 501 S00 

bajo la carga 4 ~ 42 935 x }.12 - 16 570 x 5.76: 3 856 950 

11 

11 

bajo la carga 5 = 42 935 x 4-.os - 16 570 x 9.60 = 1 610 280 " 

bajo la carga. 6 = 42 935 x 5. o4 - 16 570 x 14-. 4o :: -2 221 560 11 

bajo la carga 7 = 42 935 x fr.oo - 16 570 x 20.16: -7 643 900 ¡, 

El momento máximo es el .de - 7 643 900 kg.cm. Con este -
" 

se ·proyectará la sección de la trabe• 

. .»_·. 
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. Fig. 16 
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Cálculo del cabezal donde iran apoyadas las trabe~.-

El momento máximo que soportara la trabe es de 

M" - 7 643 900 kg.cm. 

Suponiendo una relaci6n de peraltes 1/20 tendremos 

6/20 - .30 

El peralte de nuestra trabe será de 30 centímetros. No podrá, - .. 

ser una vigueta simplemente por que la de 3s.1 cm. que se fa -

brica tiene un m6dulo de secci6n de 1 331 cm3 (la de tipo pes-ª 

do) y en nuestro caso necesitamos 6042 cm3. Será entonces com­

puesta. 

Cálculo de 1~ 11 para el esfuerzo cortante en el alma.- El 

máximo esfuerzo cortante es igual a 56 435 kg. 

56 ~g5 . 2 
A = ------ = 66.S cm 

Sl+5 

pues S45 kg/cm2 es el esfuerzo cortante permitido cuando la -

sección total del alma de vigas compuestas cuando h la altura 

del alma ~s menor de 60 veces .i el espesor de la misma 

66.S 
t - ~ 2.22 cm. 

30.0 

h 11 = 30 cm. '· ,· , ... ·" 

Espesor de los ángulos.- Supongamos que vamos a usal' 'á.n.:...<, · 

gules de. lados iguales 6 11 x 611 x 22.2 

_ Fig. 17 . .;._¡---·-··· -· h' :: 62 .. 22 - 2(1!-.62) = 
X -4 • 6 ·r·-· --............ -.... 1. 52 • 4 í · ·· '' - T h' - Oh' . .._.. -.. ·-·-·-'f ¡¡~ - . - . . 

52.9g o!Il~ ·· 

14J.I. 279 kgs• h'=52·~~~~~-~r.2·~. T - 0 = ~~~~9~~ -
Area neta = 1~_gz2 = lll.¡. cm2 

1 265 
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el propuesto tiene 62. 77 y el necesario 57 cm2. Dejaremos este 

ángulo pues el inmediato anterior tiene una área de 54.4-5 cm2. 

A continuación tenemos el perfil de la trabe.-

1521+ 222 1524. l placa de 60.96 x 2.22 x 1200 ·r .. ··, L ....................... -................ T 4 ángulos de 6
11 

x 6
11 

x 7/s
11 

l ...... -...... ..T 1 

\ , ........ !.... ................... -.............. \ Peso total por metro = 
· i !. 

1 Pl - 107 k 1 ¡ i 1 aca g. 
i 1 l 

1 ! 4 ángulos - 197 11 

62.22 60.96 
¡ 3s.22 31~74, Total 301+ kg/m. 

J 1 i ) La carga muerta será entonces 
! 1 t l 

1 - ~ . ~----·-·-·- ' 

L_ ... ( __ _, ........... ~ ........................ .\.-...................... _ ....... ; es 

304 X 12 = 3 64S kg. 

El momento de'bido a esta carga-

igual a 

Fig. 18 

. . . 
La carga = 301+ kg. /m. 

9 2 
M~ = --- X 304~6 

12g 

= 76 950 kg.cm. 

M11 = J-É_ X 30lt-. 62 

12EI 

::: - 136 800 ·kg. cm. 

Vl = ~ X J04 X 6 = 6$4 kg. . 

V2 = 5. X 301.¡. X 6 = 1140 kg •. g . . ·.·. 

Por lo tanto el momento 
136 fSOO kg. c. 

que tendrá que soportar 

ga es 
li 

'· MT = - 7 643 900 - 136 800 = 
- - 7 780 700 kg.cm. 



M = Th' - ch' 
7·7go 700 

•• T = e - ---------- = 146 e61 
52.9g 

Area neta = 116.o om2 
1265 

para cada ángulo se necesitan 5S cm2, el propuesto tiene 62.77 

cm2; luego este es coTrecto. 

Número de r~maches.-

d = 3g.22 distancia media entre remaches arriba y abajo 

k - 3606 kg. = esfuerzo cortante doble por remache 

5362 kg. - empuje o aplastamiento • 

. M = momento flexionante 7 7So 700 kg. 

N = número de remaches 

Entonces tenemos que~ 

Mvmento resistente de un par de remaches es - 3606 x 3s.22 = 
137 S21 kg. 

.. 7 780 700 
N - ----·----- ::: 56·. 5 = 57 remaches 

137 S21 
Fig. 20 

1-------·-- ·--·- ·-·----G> --·--------·---·---·----------- ------- ~---'-· 
·l: .. :·:····-·•...; ........ ·-............. -4.-.-.... -...................... e-····©······ ............................................. -----·-.. ·--·--------··----·····---····-····-·-... -................ - .......... 4 ........................... -~ .... ...;~·-:..:..... :. 

Oomo no caben estos 57 remaches siguiendo las especificaciones 

· que. marcan tres veces el diámetro como la distancia mínima ad- ·· 

misible, se ut.ilizara soldadura. 

Veremos si es necesario utilizar atiesadores. Cuando h 

sea mayor que 60 veces 11 t 11 se requeriran atiesadores a distan· 

cias nunca mayores de l. SO m. 

t = 2.22 cm. 60 t - 133.20. Como tenemos 31.74 9m., no 

es necesario .. atiesador. 



El número de remaches en los otros tramos de la trabe CQ 

rrespond.ientes a los momentos positivos. El máximo momento po 

sitivo ea igual a 

rior 

Mm -
J. -

4 501 soo i 76 950 4 57$ 750 kg. cm. 

La distancia promedio entre remaches es igual a la ante-

. .. N = 
4 57g 750 

= 33 remaches 
137 S21 

estos remaches quedarán .a 13.23 cm® en una hilera de ellos, 

como son 2 hileras quedarán en proyecci6n cada 6.615 cm. 

Cálculo de las columnas 

·tas columnas se calcularán como largas y se consideran -

empotradas en sus extremos. Estarán sujetas a las siguientes -

cargas: Carga muerta f Carga viva. Será la suma de las reac -

cienes calculadas anteriormente o sea 129 540 ~ 1140 x 2 

129 540 -!- 22$0 = 131 S20.kg. Supondremos 132 000 kg. Se tomará 

además la presión del viento (150 kg/m2), el que tiene un va -

lor 

VN = t 150 x l.5[(2500(.3g1·..., OoOl-!- 0.13 -!- 20)~5.72+2.8ª 
: t 150 X 1.5 X .75 -!- ! 150 X 1.5 X g.60 = 2lf0 ~ 975 

3 oe5 kg. Tomaremos 3 090 kg. 

Esto estará aplicado en· los dos extremos del puente. Asi ·que a .. · 

cada extremo correponde 

VÑ = 154-5 kg. 

·ta fuerza del vianto nurraal a la carga viva' 

V N = 3oc X 2 X 427 2 562 kg. 

Cor:respondiendo a cada extremo igualmente tomando tres líneas . 



de tránsito VN = 7 6$6 kgs ya que solo dos camiones se poqrán 

encontrar en la línea de tráfico, y a cada extremo correspon 

den 3 Sl.!-3 kg. 

Por lo tanto en cada extremos tenemos una fuerza igual a 

l 9+5 -!- 3 343 = 5 3S~ kg. Tomaremos 5 390 kg. Esta fuerza será 

tomada por las tres columnas que tenemos en nuestro caso; asi · 

que cada una soportará una carga de 5 390/3 = 1 796 kg. Esta -

fuerza produce un momento con relaci6n a las secciones infer~Q 

res de las columnas que es igual a la fuerza por el brazo de -

palanca. 

M = 1 796 x 600 = 1 077 600 kg.cm. 

Para las fatigas producidas por este momento flexionante en las 

tres columnas son iguales ya que se supuso que cada una resis­

tiría la tercera parte del total. 

El viento ejerce una fuerza en la columna. Suponiendo u-

na que tenga por lado 30 cm. tendremos que el momento flexion-

nante en el centro de la columna debido a esta fuerza es en -

los extremos 
W 12 45 X )6 

M = ---- - ------- = 13 500 kg~cm. 
12 12 

:Por lo tanto pal'fi la determinación de las fa tiga13 en. las col'U!!!. 

nas coro.o piezas largas doblemente empotradas 

R1 - 129 54-0 kg. 

t = 2 2$0 11 

131 820 kg. = J32 000 kg~ 

Peso propio columna suponiendo una formada por canales y 

placas de 304-g y canales de 254- que tienen un peso por metro -

i{SUªl a: Canales 22.77 kg/m. Placas 4-7.4 kg./m. Tendremos 

··-, 

'' 



22.77 ~ 47.40 = 70.17 kg~/m~ 

Peso columna = 70.17 x 6 = 421.02 kg. 

Peso total = 132 425 kg.. = 29;1 997 libras. 

L = 600 cm. = l~.6S pies~ 
p 291 997 

A= - -· ---~--- - 2~. 9 pulg2 = 160 cm2 
p 11695 

Para resistir el momento flexionante tenemos que es igual a 

M :.: 1 077 600 kg. cm.. 

M - = M6dulo de sección = 851 om3 
f 

la propuesta tiene un módulo igual a 929.3 cm3 en el eje. 

Suponiendo una sección compuesta de dos canales y dos 

placas, conocida la carga y la longitud, aaí c::imo la forma, 

por medio de la fórmula p = 16 000 - 70 L/r proyectamos la co· 

lumna. 

· P - 129 540 -!- 2 2$0 = 131 820 pondremos 132 000 kg. 

_ j 

p :: 132 000 kg 

L ::: 600 cm. -

= 291 062 libras 

19.6g pies. 
y 

Fi g. 21 J 1 ,_ J 
. · Forma= --J -: -Li X 

!<-· b ·~ 

o.42 h 

.es 

ry :: 
según manual. 

0.32 b 

Aplicamos la fórmula y suponiendo b = 304.$ ::: 1211 

:~ ry = 0.32 X 12 : 3.84 

, 19.68 X 12 
p : 16 000 - 70 X ---------- = 16 000 - l¡. J05 = 11. 695 ·. 

3.glt 

p 291 062 . 2 2 
A = - ::: ------- :: 24.$ pulgadas = 160 cm 

p 11695 

~Esta area :: _156 cm2 deberá ser igual al área de la.a placas mas . _ 



el área de las canales: 

2 placas : 

2 canales = 
2 x 4s.Li-o 

2 X 3S.90 

Canales de 254.o - 2 x 

Placas de 304.S - 2 x 

44 

- 96.so -
- 77.sb (canal de 304) -------

174.60 

Esta área de 160 cm2 deberá ser igual al área de las pla 

oas mas el área de las canales. 

2 placas de 304.S x 19~05 - 2 x 5S.064 = 116.12e 

' 2 canales de 254.o x - 2 x 2s.77. - 57.54 
-------
173.66S cm2 

Estos elementos se han escogido asi pues los inmediatos anteri.Q. 

res de las placas no nos dan el área requerida y también por -

que en el comercio no existen espesores de placas que nos po -

drían dar el área requerida menor por lo tanto nuestra columna 

ha. quedado calculada. 

1 
1 1 1 rx 

.T ry 
1 
! 
! 

h - 2.54 -
1 

! 
¡ 

J ..... 

- o. 4-2 h ·-

= 0.32 b 

ry 2:. rx 

3. e4 "7 o. 42 h 

h 
3.84 

o.43 

i-+----P. 
r--·-.. ·--. 30~:-s----1 

Las columnas exteriores serían menores ya que las carga~· 

verticales son menores, pero debido a la estética que presente. 

el pUente se harán iguales, aún cuando queden muy sobradas. 

Remachado entre canales y placas.- Se calcularén al es -

fuerzo cortante. El caso mas desfavorable sería cuando por 

. guna causa hubiera un deslizamiento ya fueran. laB .. placas o 



canales; asi pues la carga total entre el esfuerzo permitido -

cortante s:tmple por remache nos da el número. 

p 

f 

= 

separados 12.7 cm. 

132 425 kg. 

2 705 kg. 

remaches de 3/411 

4S remaches 

Si pusieramos menos remaches suponiendo una mejor .trans­

misión de las cargas, nos daría mayor separaci6n, siendo la má 

xima de 15 cm., no tiene caso suponerla.- 48 remaches con 12.7 

cm. de separación. 

· Capiteles y_ pedestales. -

Diseño de la base de la columna.- Los momentos de las 

fuerzas con respecto al centro de la columna es iguc.l a M. 

La presión por centímetro cuadrado que tenemos en la pla 

·ca de la columna es de 132 425/116 = 761 kg/cm2. En una placa 

tenemos 5S.064 cm2, así que la presión será 5S.0G4 x 761 

44 1$7 kg. 
Fig. 23 

La fatiga permitida del concreto a la compresión 

4-5 kg/cm2. Por lo tad ,o· tendremos 

132 425 
--------

45 
-· 2943 cm2 

d x b = 294-3 cm2. Será una placa de acero de 54-.2 x 54.2 cmoSu .·· 

poniendo una sección en la placa y columna de 1 cm. de ancho. 

ren~remos una "{iga continua con una carga unifórme (reacción ;,.. 
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del concreto) y dos apoyos (su 

poniendo la carga que atúa a ·~ra­

ves de las placas de la columna). 

Suponiendo como cantiliver. 

El momento flex.ionante en un pun 
[--··-·--··· 54. 2 

14 3.5 

·--.. ·-·--·;i; . 2 
wL to A·= 

·- .M = ---- = 
~13.4 27.3 

[ 2 907 
. A B 

2 

53.6 X 13.42 

- ------------
2 

Fig. 25 
9 624 1 

M - ----- K.cm.- -- b h3 
12 

ª1 b = 1 

f 

h2 

I 

V 

--

2 

9 624 h3/12 . h2 
----- = ----- -

h/2 6 

57 744 45 
232 ------ - -- cm2 - cm. -

1 265 2 

h = 4.g cm. 

Utilizando una placa de 2 11 de espesor satisfacemos lo -­

anterior. Donde nuestra.,_p1.1ca será de 54-.2 x 54.2 x::211 

Para el ensamble de la columna a la placa utilizaremos -

ángulos del lado de las plaoas. 

Es conveniente que cada á!lgulo de uni6n del Capitel sea 

capaz de soportar: calculando los remaches a esfuerzo cortante 

simple por lo menos la mitad de la carga suponié'ndo que la o-....;· 

tra mitad se trasmite directame.nte a la columna. 

Supondremos ~imeramente una placa.- Esta trasmite 

44 ·187 K. , Según lo anterior, la m:i, tad es tomada por los ;rema­

. cl;l.ess usando de 3/l.¡.': 

Esf. cort. simple. - 2705 K. 22 094/ 2705 ::: 8 remaches,·· /. 
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de 3/4, 4 en cada hilera separados 6 cms. c. a c.. El ángulo -. 

para que no sufra defo+mación por empuje y tenga una presenta­

ción de resistencia aún cuando sea muy sobrado lo podemos usar 

de 6 x 4 x 9/16 de esta manera nos quedan dos hileras de rema-

ches, como dijimos anteriormente. 

Del lado de las canales tenemos aproximadamente la 4a • ..;.. 

parte de la carga que soportan las placas, por lo tanto necesi 

taremos cuatro remaches y un ángulo también de 6 x 4 x 9/16. 

En la parte superior es decir en el capitel, necesitamos 

contrarrestar la acci6n de deslizamiento provocado por la fue.!. 

za del viento esta es de 1 796 Kgs. Sería suficientR con un -

remache de 3/4, pero como no es posible poner uno solo, se pon 

drán debidamente al máximo de distancia que debe existirj3 a -

cada lado, uniendo con esto la trabe con la columna. 

Como es imposible contrarrestar con ángulos el momento -

producido por el Viento, en la parte inferior de la columna, u 

tilizaremos contra vientos comunes y corrientes. 

Fig~ 

I 

1 796 Kgs. 

l 796 X Seo 47°30• --
1 796 X 1.48 = 2 658 Kgs; 

valor del es.fuerzo de las. 

nales. 

Utilizando un ángu1o .de. 4x4x ·. 

trabajará como columna en u1ia 

longitud de 4.20 ya que en el 

centro· ira remachado con el opuesto. Calculandolo entonces co - .. ·. 

mo columna empotrada 

:,· r 



L 2.10 

r 3.12 

Utilizando la f6rmula ~ 

13•7S 
16 000 - 70 -----

1. 24 

l¡:g 

- 64. 

rx = • 31 h 

h - .31X4:1.24 
16 000 - 70 X 11 

16 000 - 770 = 15 230 lbs.= 6 914 Kgs. 
4 X 4 X 7/16 

para el esfuerzo unitario permitido a la compresión en nuestro 

ángulo. Está muy ~obrado pero por la aparienci~ lo dejaremos 

Remaches.-

El peso del ángulo por metro = 16.82 k/m. 

Tenemos 4.20 x 16.82 = 70.64 Kgs.- No es apreciable el ~ 

peso para calcular los remaches. 

Solo para trasmitir el esfuerzo. 

Utilizando remaches de 3/4.- Esf. cortante simple.-

2 705 K, con un remach0 era suficiente. 

El número mínimo es de 3 remaches, así que tendremos en -

los extremos 3 y en el centro 6 por ángulo. Las plucas serán 

del mismo ancho que los ángulos os decir de 7/16 y estas se a­

justarán a la columno. "t:~w1bién por ángiilos, los que trasmitirán 

el esfuerzo.- Estos serán de J/r x 3-k x 7 /16 .Y los remaqhes de 

3/ i+. 

Zapatas de aimentaci6n·,_ 

. Estas zapatas no. son otra cosa sino losas aisladas. qu~ -

si::ven para tra~m.itir la carga de las column •. :.s al terreno, es.,._ 

tas losas trabajan a la flexión en dos direcciones y por cons~ 

cuenoia llevan armadura de tensión en ambos sentidos. 

:Muchas ·veces se lleva la columna has~oa ligarla directa....-:·.·. 



mente oon la zapata, otras· veces se hace la unión por interme­

dio de· un dado que es una pieza corta en la que la altura no -

debe excedeT 3 veces la mayor dimensión.transversal y cuya se.2. 

ción concéntrica a la de la columna es mayor que la de esta. · 

Para encontrar el área mecesria de cimentación basta di-

vidir la carga P1 transmitida por la columna incrementada una 

cantidad P11 supuesta como peso del cimiento, entre la resisten 

cia unitaria W del terreno. 

p = p1 + ptr 

A -
p 

iV 

En nuestro caso hemos supuesto que la placa que trasmite · 

la carga del cimiento tiene dimensiones por valor igual a 

54.2 x 54.2 cms. 

Al calcular un cimiento cuadrado deberá comprobarse 

que el área a - b - e - d - at - b' - e' - d' prolongaci6n de 

las caras de la columna o del dado dentro del cimiento, sea su 

ficiente para trasmitir por penetración el esfuerzo de la co-

lumna al cimiento. La resistencia del concreto a la penetra---­

cion se supone 
í'P = 0.12 f'c 

Se ha comprobado experimentalmente que_ los esfuerzos. de · 

compresi6n directa se trasmiten en el oonc:reto a ángulos de -­

. 45°. Por lo tanto en la base de. ese tronco piramidal hay que 

·comprobar que el área efgh e'f'~'h' sea suficiente para trasil}i _ 

tix por esfuerzo cortante la carga correspondiente 

Este esfuerzo vale 

El momento flexionante en la sección crítica de 

'to se obti(3ne por la carga en la superficie trapecial 
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por una cara de la columna, la arista exterior correspondiente 

del cimiento.y las porciones de dos diagonales. Ver figura. 
1 

ta carga en los triangules de las esquinas de este trapezoide 

se considerará aplicada a una distancia ignal a o.6 del 

o proyecci6n del cimiento contada a partir de la carga de la 

columna. La carga en la porción rectangu.lar dol trapezoide se 

supondrá aplicada en su centro de gravedad. 

Momento flexionante en la secoi6n crítica m - n 

w 
M' - a c2 -Rectángulo 

2 

Triángulos 
w 

e c2 Mn - 1.2 - 2 

w 
M ( a ~ 1.2 e) c2 

2 

En donde 

W - resitencia del terreno ( K/cm2) 

a = ancho de la cara de la columna.1 supondremos en este ca.Ro -

el lado de la placa de trasmisión. 

o. ,~ proyección del cimiento desde la cara de la pl_aca 

M. = momento fJ.exionante máximo en K. cm. 

Para terminar hay que agregar que la fa.tigadel 

metálico usado en los. cálculos no deberá ser mayor que la que 

dá la f6rmula de longitud mínima de refuerzo en la 

que sustituir 11111 por 11 c 11 y que la adherencia máxima 

no deberá ser mayor de 

u = . 0375 f 1 c barras corrugadas. 

Por lo tanto procederemos a nuestro cálculo del 

· COA las consideraciones anteriores .. 
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.. 

Concreto usado. f'o = 112.5 K/cm2 
-· 

Resistencia uni ttaria terreno 2 K/ cm2 • 

Datos.-

pr - 132 585 -
pu - 6 4So - -------
p - 139 065 -
f l - 112.5 K/cm.2 -e 

f s - 1 200 k/cm2 -
w - 2 K/cm2 -

Fatigas de trabajo.-

f c - 0.225 "' f l = 25 K/ cni2 compres ion - e 

f c - o.4o X f 1 - 45. K/cm2 flexión. e -
f - 0.12 )(_ f 1 - 13.5 K/cm2 penetraci6n - e -p ,.., 
V - 0.02 X f 1 2.25 K/cm'- esf.cortante. - e 

u - 0.0375 f l - 4.22 K/cm2 ad.he rene ia. o -
Dimensiones del cimiento.-

,¡ 

139 065 
- 69 533 cm2 = 2.64 m2 

A = 
2 

.·--··r········-·· 

105 

-=----------o-.· 
··-t-·· _____ , __ ,, .. __ 

Fig. 27 
ción de la columna. 

2 938)x 2 : 133 516 Kg • 

.. . 



52 
La secci6n res is tente a la penetraoi6n, multiplicada, por 

la fatiga del concreto a dicho esfuerzo debe ser igual a esta 

carga_. 

4 X 54,2 X d X 13.5 : 133 516 

133 516 

4 X 54.2 X 13•5 
= 45.6 cm. d = 

Por esfuerzo cortante. 

Considerando que la trasmisión de esfuerzo por compresi6n 

· directa se hace a taludes de l.¡.5o el esfuerzo cortante total V 

en la secci6n se obtiene multiplicando la diferencia del área 

total de cimentación A menos el área de compresión di:recta 

(a -!- 2d)2 por la resitencia unitaria del terreno:!!.: 

V - [A - (a + 2d) 2 ] w 

(A - a 2 - 4 ad - 4 d 2) w 

El perímetro a traves del cual se hace la trasmisión del 

esfuerzo cortante vale 

b :: 4 (a + 2d) 

Según fórmulas de cálculos, el peral te en funcion del 

fuerzo cortante tiene un valor de 

V 
d : 

bjv 

aplicando valores 

d = ---------------------- y 
4 (a -!- 2 d) j V 

. · (4ad + $d 2) j v - w A -!- wa2. + w 4ad + 4d2w = O 
. . 

· d2(3 jv + 4w) + d (4ajv -!- 4wa) - w(A- a¿)= O 

2jv .f.. 2wa 
d = - --------- + 

8jv -!- l¡.w 



53 

f6rmula que nos da el valor del per.alt.e mínimo.. Se puede sim­

plif~car la fórmula anterior haciendo intervenir ~a r.elacióri:- -

V 

w 
y suponiendo j - 7 

8 
V 

1.75 w.+ 2 
d - - ---~------

7 V .i. 4 
w 

· ··.Aplicando· valores en nuestro caso. 

V = 2~25 K/cm2 

w = 2. oo K/ cm2 

A - 69 696 cm2 

a2= 2 938 ~m2 

a :: 54.2 cm. 

V 

w 

2.25 

2.00 

d = l~ O 1 ~w ~ 327 O 6 ~- 5 622 

d :: - 18. 1 -!- \l 5 959 

lfS.l .f. 77.1 

A 
.. 2 - a 

= 1.125 

Por ·refuerzo metálico. 
d = 59. cms. 

En una seoci6n equilibrada tenimos, 

M 

fsjd 

de donde d = ___ .. __ 
Asrsj 

Si no's . fijamos un refuerzo máximo de .. varillas 

.(A8 = 0.71 cm2 '/.J ~ 0.95 cm) con Una separaci.6n·de 5 cms.; UG.,.,,_. 

tro a centxo, tendremos. 

. . . 
· A ·..;.. 14. 20 cm2/m. lineal. . s 

La fatiga de tensi6n admisible 

. ':¡: 



con la longitud mínima de refuerzo metálico. 

Las constantes de cálculo correspondientes y el valor--

~el momento flexionante son 

2 uc 2 X 4.22 X 105 
f s = ---- - -------------- -- - . 

'/J 
933 K/cm2 

0.95 

107.2 

j = 1.000 - --- = 1.000 - .139 = .$61 
3 

w 
M - - (a ~ 1.2 e) c2 

- 2 

.419 

2 

2 
(54.2 ~ 1~2 X 105) 1052 . 

= (54.2 ~ 126) 11 025 

M : 1$0.2 X 11 025 = 1 9g6 705 K cm. 

Sustituyendo valores.-

Por morneHto . 

1 986 705 
d - ---~------------- -

- 2$.40 X 933 X .$6 22 7gg 
- 87 cms• 

-M-

d = ~ 1(-; 
fe. 

K = _;_ kj = 22.5 X .419 X .861 = B.12· 
2 

· Resumi.endo tenemos: 

Penetracion. 45.60 cm. 

Esf.cort. = 59. 00 cm. 

Armadura,, •.. $7.00 
Momento,,·. = 31 .. 02 



55 
Como vemos por los datos anteriores, es el peralte por -

armadura el que mayor efecto tiene en este cálculo, Conviene 

dar cierto talud.- 1 10 a las caras superiores del cimiento 

por lo tanto el peralte efectivo en la orilla del cimiento va, 

le: d 1 - d - 0 • 10 X .105 

= s7 - 11 = 76'cms. 

De recubrimiento se darán 5 cms. 

Vemos que el cimiento result6 más pesado que el supuesto. 

por lo tanto se deberá hacer un tanteo másJ o bien que el terr~ 

no ofrezca mayor resistencia de la supuesta por medio de cual-;_ 

quier procedimiento para ello. 
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CALCULO DEL TRAMO DE 20.00 MTS. 

·La losa será la nüsma que empleamos en el. tramo de 25 m. 

Claro = 19.50 mts. 

Separación entre trabes 0.95 eros. 

Carga muerta: Peso de la porción de losa que soportaJ~­

más peso de la trabe. 

Carga viva: Como el claro es mayor de 1$.30 mts., toma-

remos la carga equivalente que indican las especificaciones y 

dos cargas concentradas, tanto pra el máximo rr.omento flexionan 

te como para el esfuerzo cortante. Impacto 30 % de la carga -

viva. 

Carga uniformente repartida - 714 Kgs. por metro lin~al 

de faja. 

Carga concentrada de 6 123 Kgs., para el momento flexio-

nante. 

Carga concentrada de g gl~5 Kgs., para el esfuerzo co:t:tan 

te. 

Peso de la losa que abra sobre una trabe. 

0 .. 96 .x 19.50 X 0.23 X 2 400: 10 33JKgs. 

Como son 4- fajas de circnlación, la carga uniformemente 

repartida será de 

714 x 4 x 19.5 = 55 692 Kgs. 

Usaremos 13 trabes.- Por lo tanto la carga estar' di~~~ 

tribuida en 11 trabes como en el caso anterior. 

tará una carga uniformente repartida de 

5 063 Kgs • ., ., 
.l. J. 
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El peralte de la trabe nos lo fijan las especificaciones p _ 

L/25: 0.78 m., la trabe compuesta que mas se acere~ es la de 

alma 762 mm. Tomaremos para un primer cálculo la trabe compue~ 

ta de 1 placa de 762.0 x 11.1 y 4 ángulos de 152.4 x 101.6 x -

15G9 mm. la que tiene un peso de 185 kg./m. 

La carga total que soportará la trabe es: P1 = 10 333, ~ 

P2 = 6 582, P3 = 3 608; PT = 20 523 kg. de carga uniformemente 

repartida. Además de una carga concentrada de 2137 kg. para el. 

máximo momento flexionante. 

Momento flexionante 

20~523 ------
~················· 19. 5 .................... > 

Fig. 29 

20 523 X 19.50 
--------------

8 

2 137 X 19.50 
Fig. 30 M2 : -------------

4 

Esfuerzo cortante 
308f5 

1 

20 523 

- 5 002 481 kg.cm. 

: 1 041 78~ kg.cm. 

e-.. t f . ·rr 
T ·-· . -.~ -~; ______ L~~L 6 

h - 7:~2
1

: :l:c::27 - 7S. 7~· .cm, 
.1 1 h"= 7S, 74- 2 xlO .. 16 = 5!1. 42 .cm .. 
¡ !: h

11> 60 para el esfuerzo cortante.: ¡ t ' 

h~= 73.5 h 11 =5s.42 h=78.74 i:;.s __ •4 __ 2. __ .
52 ¿ no lo permiten las es~ 

l 
.. J ....... .. 

( 

i 
! 
1 

¡ 

.J ....... . ¡ 

\"''"'"'f 

l.ll 
pec'ificac iones. Pondremos otro e!l_ 

pesor.- 2~!.~g = 61.4 >60. Para·~·· 
.95 

61. 4 el manual permite un es fuer-

1 101.6 zo cortante unitario V/A= 830.5, 
i . 

' ' .._ __ \ ........... t ....... J ..... . 
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Como el espesor dEi la placa disminuyó pasó lo mismo el peso. 

Esta trabe compuesta pesa con los mismos ángulos 176 kg. 

La carga total disminuye en 175·5 kg. por lo tanto es 20 346 .-.. 

kg. 

El esfuerzo cortante máximo será en un extremo cuando la·. 

carga este situada como lo representa la figura. 

20 346 

2 

A = 58.42 x .95 - 55.5 cm2 

V 13 261 
:: ------ -

A 55.5 

quedamos dentro del límite. También 

v - 23s. 9 kg/ cm
2 

( -----==~~-----""" - 307 · 
A 1 ~ __ 5ª~~g~--~ 

1200 X ,95 

quedamos dentro de los especificado. 

Veremos si el espesor de los ángulos es satisfacto1p16' 

h' = 7e.74- - 2 x 2.62 = 73.50 cm-0 

b t. 
...... '"'';{: :: 2. 62 

.·r 
Fig. 31 -

El momento M = T h' - c h' 

20 346 X 19 • 50 
M1 - -------------- -. ~ 959 33$ 

f1 

2 137.x 19.50 
------------- :: 1 o417SS 

4 

. MT - 6 001 126 h' ::73.50 cm. 

6 001 126. 
T = e = --------- :: Sl 647 

73.50 

Area de los dos ángulos ~?::_§~Z -
1265 

64.54 
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para uno solo será 32.27, el propuesto tiene 37.31, este nos~ 

conviene pues no hay otro ángulo que sea más próximo al área -

necesaria. Por lo tanto la trabe consistirá de 

1 placa de 762.0 x .95 y 

4 ángulos de 152.4 x 101.6 x 15.9 

Atiesadores.-

60 x .95 = 57. 00, como .h" es mayor, se ra::i.ueriran aties-ª 

dores y la distancia entre ellos no será mayor de l.SO ro. La -

distancia es igual a S5 x • 95 ~ 1265 x rr2~i -1 = 167 .15 cm. 

La distancia próxima, será sin duda mayor que i .. $0 m., por lo 

tanto la distancia conveniente para que sean 13 atiesadorea s~ 

rá 19.50/12 = 1.625 m. 

El área de los atiesadores extremos A = V/1265 

13261/1265 = 10.4 cm. Utilizando un ángulo de lados iguales, -

por ejemplo el de 311 x 311 x 7/16 11 :: 76.2 x 76 •. 2 x 1.11 tenemos 

un área de 15.6S cm2 por ser el mínimo permitido. Usaremos re­

maches de 3/4 11 de diámetro. 

Cál~ de la costura. -

Como el grueso del patín del ángulo es menor que el de -

la placa del alma, tomaremos el esfuerzo por empuje del rema -

che sobre el ra tín de 5/16íl para que no falle por desgarramie,n 

to. 

Esfuerzo cortante doble por remache 

Empuje en el alma, del pa tin 

3 606 kg. 

·l 914 kg. 

Tomarenos entonces el segundo pues es menor el esfuerzo 

·del remache . que el del pat:í.n. · 
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Fig. 33 

! l 
! i 
¡ ¡ 
¡..ra........... 641-.............. ,,.l 
i i 
j 

12}10 

1 
1 

f 
i ¡ 
¡ . l 
¡..,.-,¡ .......... -. 641 ... -.. -..... ..¡:;,.l 

f 
i 

l 

¡ 

1 
. ! 

f 
' 
1 

Carga uniformemente 
. repartida 

. M~. : ~;'!(L. - x) . \\ .· ¡ 

: 1g§g!.5~~±§:!~l(19.5_6~41)\J 
1043•3346 
219.1794 

1262. 564o kg.m. 
Carga total = 24620 kg 

R1 = R2 = V1 12310 
Para el esfuerzo cortante 
Carga repartida :20346/2· 

. 10 173+3088 = 13261 

V : .W (~ - X ) 
X 2 

= 1262.564 (9.75) 

= 4 217 kg. 
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N 
13261 
-----
1914 

6.9 remaches = 7 

Como la distancia mínima de un remache de 3/411 de diámetro a -

una arista debe ser de 32 mm., tendremos que la distancia en - .. 

tre los remaches será 

5$ • 4-2 - 3. 2 X 2 
--------------- = 6 

52. 02 
----- = $.67 cm. 

6 

quedando esta distancia dentro de la especificación que dice: 

11 La distancia máxima entre remaches será 16 veces el espesor - · 

de la placa", es decir 

Fig.}2 1 r l ¡ ! ; 
5 3 5 

16 716 

16 X .95 - 15.20 -
Agarre = lQ -t. 

16 

Largo necesario 

(Jm. 

6 = 19 = 1" 16 16 

= 2 3/8 11 

Se desea siempl'e que el alma de una tl'.'abe de placa sea -

una pieza continua, pero la longitud de estas pla.cas es limit-ª 

da por las fundiciones y casi siempre la longitud del alma ex­

cede de este limite y por lo tanto hay que ensamblar. El ensaB 

ble que representamos es un tipo, consta de 6 placas de empal­

me, tres a cada lado del alrna. Estos empalmes tienen suficien..:.. 

te material pa:ra transmitir el esfuerzo co!'tante en un punto ~ 

considerado lo mismo que el momento flexionante. En el caso 

6 placas como queda representado en la figura final de este pá 

rraf o las placas marcadas con P1 son usualmente tomadas para -

resistir unicamente el esfuerzo flexionante en el alma, niien .,.;.· .. ·. 

tras que lás P 2 res is ten unicamente el esfuerzo cortante en el 

alma. Así pues las placas P 1 y sus conexiones al alma son dis~ 

ñados como si el esfuerzo cortante no ocurriera en el emp~lme, 

y las placas P 2 asi como sus conexiones al alma son diseñada@ 



son disefiados como si no existiera fleti6n.· 

Para ilustrar este método de S.iseño de empalme 

Fig. 34-
f = e,sfuerzo por cm2 en cada ángulo 

A'= área de la secdi6n tran~ve~~~l del 

alma, 

d - distancia vertical'~ntre los cen 

tros de gravedad de los ángulos. 

d '= distancia verticál centro a centro 

placas P1 • 

F - esfuerzo en ca.da par de placae P1 •. 

S - máximo esfuerzo cortante en el en-

samble. 

Entonces la resistencia del alma a la flexión está repre 

sentada por el par fA' d / B el cual será igual a F d, por.­

lo tanto tene~os: 
f A' d 

If, -- 8 . d, 

para los esfuerzos directos en cada par de placas P1 debido a 

la flexión en ·el· alma. Ahora, ev.identemente, estas. placas pue ... · 

den ser· di-sefiadas para tomar este esfuerzo .i y el número de r~ 

l!l~ohes a cada lado c.iel empalmy conectando cada par de estas 

placas al alma. será sur iciente pn~a transmitir el B.sfµexzo F y> 
el esfuerzo cortante doble o empuje en el alma, lo que requie­

re gran número de remaches .. ·Sin embargo, como el.esfuerzo f1~ 

xionante varía directamente con la distancia de afuera hacia 

el centI'O del alma, las intensidades usadas en el- diseño de 
las placas P1 y también los esfuerzos permitidos en los rema -

ches remachandolos con el alma, puede ser propofcional a las -

·intensidades permitidas en el ángulo. Por ejemplo si el ésfuer .. 
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zo permitido en .el ángulo es f por cm2 la intensidad a permi -

tir en las placas P1 podra ser f ª' y si r es el esfuerzo per. 
dº 

mitido en el remache, es decir el empuje en el alma al ángulo 

del mismo remache a traves de las placas podrá tener un empuje 

permitido en el ·alma igual a d' r -
d 

Entonces para el área neta en la sección transversal de 

cada par . de placas P 
1 

será 
F d 

a -
f d' 

y el número de remaches requerido en cfl.da lado del ensamble s.s.. 

rá F 
n 

( r) 
d~ 

d 

En el diseño de las placas P2 lo que se tiene que hacer­

es seleccionar dos placas que tengan suficiente área neta a lo 

largo de la sección vertical para trasmitir el esfuerzo co1·ta_n 

te y ancho bastante para admitir los remaches necesarios a ca­

da lado del ensamble~ Sin embargo, como un hecho positivo, hay 

como regla mas metal en las dos placas de ensamble en que es -

necesario soportar el esfuerzo cortante como cada placa es u 

· sualmente tan gruesa como el alma en este caso las dos placas 

podrán tener el doble del área neta de la placa. El número de 

remaches conectando las placas P2 a cada lado del ensamble se~ 

rán los.suficientes para trasmitir el esfuerzo cortante. ~i r 1 .... 
es el esfuerzo permitido en cada remache y se supone que cada 

uno tiene el mismo valor de esfuerzo tenemos 

n s 
r 



Ahora bien en nuestro caso tenemos 

1/S (53.42 x .95) será el área requerida = 6.9373 

por lo tanto el esfuerzo que puede tomar este octavo es 

') cm.,_ 

Por lo tanto la resistencia del alma al momento flexionante es 

tá representada por el par 

F X 73.50 = 3779 X 73.50 - F' X 44.42 

S779 X 73.50 
------------·-

44. 42 
= 14301 kg. 

El número de =emaches en este ensamblB para soportar F~ y to -

mando el esfuerzo permitido de un remache de 3/411 de diámetro 

sobre una placa de 3/S 11 el cual es para esfuerzo cortante do -

ble por remache= 3606 kg. y el empuje 2295 kg., tomamos este 

ultimo para que la placa no falle por desgarramiento 

14 301 
N : ------ = 6.2 = 7 remaches, 

2295 

por simetría pondremos S a cada lacf6.- Pero siguiendo el párr-ª 

fo enumerado anteriormete tenemos que 

12 remaches 

este se:rá el número que pongamos. 

Para tomar el esfuerzo cortante necesitamos N 

- 4217 -
N - ----- 2 remaches 

2295 

pondremos 4 a cada lado. 

Pla.cas de 3/ S y remaches de 2L1±_._ 

Los cont:ravientos transversales no estáµ sujetos~ un 
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análisis teórico y su diseño es exclusivamente debido a la 

práctica. Los finales, es decir los del extremo, pueden ser 

mas m menos bien analizados. Los esfuerzos en el ángulo supe­

rior del contraviento puede ser tomado igual a un medio de ·la 

fuerza lateral por metro de claro multiplicado por un medio de 

la longitud del espacio, y esta fuerza multiplicada por la se­

cante de la inclinaci6n de las diagonales en el armaz6n ep 

igual a los esfuerzos en cada una d~ estas diagonales. La par­

te superior del armazón constituida por un ángulo no tiene nin 

gún esfuerzo teoricamente. 

Entonces según el enunciado anterior tenemos 

44-6 
2775 kg 

2 

para el esfuerzo en el ángulo superior del armazón y como la in. 

clinación de las diagonales es de 54-0 30 1 con la horizontal ta-

nemos entonces 

2775 X 1.22 33$6 kg. 

valor del esfuerzo de las diagonalei;. en el contraviento extre·­

mo. De esto vemos que son muy pequeños los ángulos (área) que 

se requieren teoricarnente para los armazones extremos los cua.,. 

les son sujetos a grandes esfuerzos aparentemente que los cori­

travientos intermedios pero el ángulo mínimo permitido es el -

de 311 x 3" x 3/g 11 • Utilizando remaches de 3/4-11 para uri,r la ~ 

pieza del contraventeo con las trabes y puesto que la resist·en: 

cia del esfuerzo cortante simple de un remache 

= 2.4-o - 3 remaches 

dremos que 
3386 
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Las placas de conexión serán de 3/'15 11 • El diseño de nuestro con 

traventeo queda representado en la figura siguiente. 

· Estos contravientos iran dispuestos como lo representa ... 

la figura siguiente en toda la estructura. 

Emplearemos como simples separadores varillas de 3/4 11 y 

tubos de 1 11 ~ • La distribución de todas las piezas queda repre 

sentada en el plano ). 

CALCULO DEL TRAMO DE $.40 

Consistirá en una losa de concreto apoyada sobre viguetas 

Proyecto de la losa.-

El ancho total del puente incluyendo las guarniciones se-

rá de 4 x 2.75} 2 x o.45 = 11.90 m. 

Supongamos un espesor de losa de 22 cm. La separación de 

las viguetas teniendo en cuenta que los parapetos irán apoya.dos 

en las extremas, y para que la distribución de la carga sea mas 

uniforme a la vez que nos resulte económico, utilizaremos 14 vi 

guetas, la separación de estas centro a centro será 

Cargas. --

11.90 - .20 
----1~----· _, 

I 

= 

Carga muerta.- Sera el peso pr.opio de la losa. 
- . 

Carga :.vi va. - El paso de un camión de 13 600 kg .... H 15-, 
! . . 

Impacto.- 30'% de la carga viva. 

Proyecto de la losa.-

Espesor de la losa 0.22 m. Ewpaciamiento entre 

O. 90 ro. Un metro cuadrado de losa tiene un peso de o. 22 x 21}:00 · 

· ·- 52~ kg./m2., siendo esta la carga muerta por metro cuadrado··· 
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El momento flexionante debido a esta carga será 
1 

3564 kg. cm. 

Como una rueda trasera transmite una carga de 5440 kg. , siendo 

el impacto 30% de esta carga, la total transmitida es de. 544ox 

1.3 = 7 072 kg. 

Siendo la llanta trasera del camión H 15 de 3g cm., el -

ancho efectivo de la losa para calcular el momento flexionante 
( 

sera de e = 2/3 (90 ~ 38) = 85 cm. Por lo tanto la carga vi~ 

va por metro de losa tendrá un valor de 

:: s 320 kg. 

Esta carga queda representada en la siguiente figura, siendo -

la que produce el máximo momento flexionante y tiene un valor 

8320 El momento flexionante total será 

MT = 3564 ~ 9gl.J.53 : 102 017 kg.cm, 

Fig. 
La losa según especificaciones de la 

D. N. C. se construiI·á eón un ooncr~ 

to cuya f 0 = 45 kg./cm2 , un acero de f 8 : 1125 kg./cm2• Las 

constantes de cálculo son: k = 0.375, j = o.s75> p = 0.007~, 
K = 7.3s2s. 

Peralte de la losa.- Supondremos un ancho de losa igµal 

al.OO m. La fórmula empleada 

d -~ - ~7~3~~~-~!ho - 11.8 cm. - - -b 

fierro necesario As - pbd = 0.0075 X 100 X 11.8 ::: 1'L 85 cm2 , -
empleando varillas de ! 11 cuya área es de l. 22 cm2, el número -



de varillas será: S.S5/1.22 = 7.2 variilas = 8 varillas cuya 

separación será: 100/S = 12.5 cm. ~ • Estas varillas se co-
I 

locaran arriba y abajo de la losa para resistir los momentos -

positivos y negativos, pues según vimos anteriormente éstos 

son iguales. 

Estas varillas se fijarán por medio de otras perpendicu­

lares y con ellas se resistirán los esfuerzos por temperatura 

además que darán una distribución mejor de la carga. 

Para el esfuerzo cortante el ancho efectivo será el mis-

mo que el del momento flexionante, solo que se especifica que 

el mínimo sea de 91. 5 cm. Tomaremos este, pues en nuestro caso 

resultó ser de 85 cm. La carga por metro será 

7 072 
p = ----- = 7 728 kg 

V 
El esfuerzo cortante unitario tiene un valor v = 

7-.'"ll'll 
(e.o 

2 

. . . 

52$ X 0.90 
~ --~------- = 4101.6 

2 

bjd 

4101. 6 
- 3.97 kg/cm2 

100 X 0.875 X 11.8 

Esptsor cotal de la losa.­

El fierro será recubierto 2. 5 cm •• Las viguetas irán ah.Q.. 

gadas 1 cm. en la losa. Se le dará un bombeo de 5 cm. en el 
. .-· ·' 

centro, Por lo tanto, el espesor de la losa en el ce.ntro s.er.a 

h 23 cm. 

junto· a la guarnición lL_ será igual a 23 - 5 - lS cm. 



Como vemos es la misma losa que resultó para el tramo de 

25.00 m. 

PROYECTO DE LAS VIGUETAS PARA EL TRAMOS DE S.40 M .• 

Proyecto de lª-!L_viguetas para el_tramo de $.40 m. 

Usaremos viguetao de 15 11 x 62. 5 kg/m. Estarán espaciadas 

90 cm. centro a centro y el claro será de S.oo m. Las viguetas 

interiores y exteriores serán iguales. 

9~rgas.-

Carga muerta: Peso de la losa y peso propio de la vigtieta' 

Carga viva: Camión de i3600 kg. 

Impacto: 30% de la carga viva 

Tenemos entonces: 

Peso de la fracción de losa que actúa sobre una vigueta 

P1 : 0.90 X 8.00 X 0.23 X 2400 = 3974.4 = 3975 kg. 

Peso .de la vigueta: 

Pi = g.oo x 62.5 = 500 kg. 

P :: Carga muerta total ::: 4475 kg. 

Momento de esta carga uniformemente repartida en una·viga 

··. yada libremente en sus extremos. 

P L 
M = --­

g 

4475 x sao 
----------- : 447 500 kg.cm. 

g 

Las viguetas. interiores se deberán proporcionar para 
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Las cargas determinadas como sigue". Para un piso proyectado P.§: 

ra dos o mas fajas de circulación, la fracción de las cargas -

de las ruedas para cada pieza de puente es igual a o. 547 por -

la separación entre dichas piezas; de donde tenemos 

Por lo tanto la carga transmitida por la rueda trasera inclu "."' 

yendo el impacto es: 

Pt = o.4923 x i.3 x 5440 - 3479 kg. = 34so kg. 

y por la delantera 

pd = 0.492 X 1.3 X 1360 = 870 kg. 

Las cargas que actuarán en una vigueta son: P1 = 34SO kg 

P2 = 870 kg. 

El máximo momento flexionante en una viga libremente apQ 

yada recorrida por una carga rodante de dos ruedas se produce 
J 

bajo la rueda mas pesada cuando esta y la resultante equidis -

tan del centro de la viga. Esta posición la tenemos indicada 

en la siguiente figura 

;: .. 

L~ resultante de las dos cargas R = 4 350 kg• 

áada tenemos D X R = 427 X S70 

427' X S70 
D - = .854 cm. 

4350 



Siendo esta la distancia que hay entre la rueda la pesa-

sada y la resultante de las cargo.s. Para que se produzca el mQ 

mento máximo deberá satisfacerse el enunciado anterior, es de-·. 

cir, que tanto la rueda como la resultante se encuentren equi ... 

distantes del centro, esa distancia será 

.$54/2 = .427 cms. 

Tenemos entoones que el moento flexionante máximo debido 

a la carga viva es 
4 350 (4oo - .427) 

Mv = ------------------(400 - .427)= 694 169 Kg.om 
$00 

El momen~o flexionante total es 

El modulo de 

s --

sección 

1 141 

447 500 

694- 169 

1 141 669 

s :: 
M 

f 
s 669 

--------- - 902 cm-3 -
1· 265 

I 

Siendo que la vigueta de 15 11 x 62.5 Kgs. tiene un modulo 

de secci6n igual a 965.2 cm3 

Veremos la fatiga a la que. trabaja dicha viga con ias --

cargar; expuestas , es satisfactoria., 

El manv_al de la Monterrey especifica que la fatiga ·adm1,;.;. 

· tida es de 1 265 K/ cm2 así que estamos dentro del límite y u~ 

earemos esa vigueta. 
l. . .. 

El esfuerzo cortante al que estara sujeta esta vigueta -

será igual a la reacción en un apoyo, y el máximo será cuando 

la rueda más pesada se encuentl'e en él, y la otra en el claro .. 

Esto queda representado en la figura siguiente. 
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La reacci6n en A que será la mayor -

tiene un valor de; 

R1 debido a la carga muerta = 2 23S 
R .., ..... -.......... 800 ·--.. -.......... ,,. 

A R3 
R2 debido a la carga viva = 

s7ox3.73 

3 4so 

Fig. 36 
~ --------- : 405.6 - 406 

soo 
Total 6 124 

El área del alma de una vigueta de 15 11 x 62.5 es de 
2 cm 

El esfuerzo cortante unitario será entonces de 

6 124 
-· 173· B .K/ cm2 siendo el especificado de B45 -

35.2 
K/cm2, queda nuestra vigueta dentro del límite. 

Cálculo de la subestructura. -- Estribos. 

Altura.- La rasante en el punto donde va a quedar un es­

tribo tiene una cota de 4.o4 mts. La superficie de la canal -

de apoyo se encuentra a O. 6 cms., sobre la. supe:rf icie de la C.Q. 

rona, e 1 peral te de las viguetas como vimos sali 6 de 3g .1 cms. 

el espesor de la losa en el centro es de 0.23 m. y las vigue-­

tas van ahogadas 1 cm. en la losa. Por lo tanto la cota de la º.2. 

rona del estribo tendrá un valor igual a 

4.o4 - 0.006 - o.3s1 - 0.23 ~ 0.01 

= 13.43 mts. 

= 4.o4 - .607 -
61 
~ 

El desplante de la base .del cimiento se hará aproximada~ . 

mente a O. 60 cms. mínimo del nivel de 1 suelo. Este tendrá en~ · 

tonces una cota de 

10.00 - 0.60 = 9.40 mts. 

La altura total del estribo será entone os de 4~04 mts. · 
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Las canales de apoyo en los apoyos móviles tienen por '"'.' 

objeto facilitar el deslizamiento de la superestructura produ­

cido por el cambio de temperatura, además se alojará la junta 

de dilatación entre la corona del estribo y el diafragma de la 

losa, estas se colocan de manera que la superficie de la canal 

quede a O. 6 cms. sobre la superfic ia de la o orona. Lo mismo .Q. 

ourrirá en las canales de apoyos fijos. 

Perfil del estribo. 

En general para puentes de este tipo el ancho de la losa 

de los estribos es de un 4o o un 50 % de la altura total del -

estribo hasta la rasante. 

En nuestro caso tenemos 4.o4 ~ 50 = 4.54 

0.50 x 4.54 = 2.27 mts. 

lo haremos igual a 2.30 mts, 

La subcorona tendrtl 75 cms. de ancho por 11. 90 de largo • 

. La corona tendrá un peralte de 0.30 m., siendo de concreto$ 

4.o4 -- 1- - --i 

6¡ g-1 75 r-'B 

-r- ~t--:1 
l
i ¡ 1 

1 
1 i 

343 i ! 
' f i i ¡ 

1 
1 

1. ' l 
D: ' iC 

!<··-·······-··" 2 3 o ........... ----~ 

···-~-·-·····- - - -- -
61 . 

.J ............. ..-------; 

l-·I 
1 1 

313 
1 

1 

1 1 
. ! 1 

.. · ···1 ......... 1-----·····.· ............. _, 10.00 

~o .. J ......... ..J ______ _.. .......... ---·•••H• 

¡ 9.50 

1:20 

1~···~- .. - 11. 90 ............. ~ Fig. 3S 
Fig. 37 

Con estos datos y apegándonos a lo dicho por las tablas 

lfroyectos tipos de la D. N. c. determinaremos . el perfil 
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del e.stribo. 

En las figuras anteriores tenemos varias cotas, a saber: 

1lJ..olJ. rasante. 

13.43 superficie de la corona. 

10.00 desplante del estribo. 

3.43 
La distancia b'c = = .17 m. así pues de b' a D: 

20 

2.13 mts., tenemos ya el perfil de la secci6n transversal del 

estribo. 

Veremos ahora si satisface a la estabilidad en la sueco-

rona y en el desplante. Estudiaremos la subcorona en toda el 

área y en la base una faja de 1 metro. 

Como dijimos antes el espesor de la corona es de 30 oms., 

. a esta parte se le dará un ancho de 70 más 5 cms., de vuelo, 

El de la subcorona es de 70 cms. 

Superficie de carga: 

El eje de la canal lor1gi tudinal de apoyo se colocará a -

25 cms. del punto S de la subcorona pues debido a que las cax 

gas que recibe la corona se trasmiten a la subcorona bajo pla~ 

nos que e cnt ienen a los bordes de la canal de apoyo y que for.;.. 

mán 30° con la vertical. Así pues las cargas se consideran a­

plicadas en un rectángulo que contenga como dimensi6n perperidl 

cular al eje mayor igual a la suma del peralte de la canal más 

el doble del espesor de la corona multiplicado por la tangente 

de 30º, es decir: 

d: 15 -t- 2 x 30 x 0.577:: 154- 34.6 = 49.6 eros • 

. es por esta raz6n por la cual el eje de la canal apoyo se col.Q: 
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oa a 25 cms. del borde de la subcorona. 

La dimensión longitudinal será igual a la longitud de la 

car.i.Etl más el doble del espesor de la corona multiplicada por 

la tg. de 30°, es decir; 

1 = 11.90 + 34.6 = 12.246 m. 

Como el largo de la subcorona es de 11.90 este será el -

largo de la superficie de trasmisión de las cargas. 

Suboorona y área de trasmisión. 

2 
¡ 1 ~"-""l' 

24. 8 ....... 1- . -1 49 6 
24. ES .~~:·:· . t·-~-==----==~¡·2 - - -= ........ L· 

Fig. 39 
14 """"""''. 5 .• 9 5 ......... ~.......... 5 • 9 5 ....... ;>-

r· ·· --....................... ·· 11 . 9 o ... ----............ _ .. _···-·':J>j 

El área de superf ioie de trasmisi6n es 

A = o.496 x ll.90 = 5.90 m2 

y el momento de inercia con relaci6n al eje x - x es 
1 

IX - X = --
12 

1 190 x 49.63 = 12 100 713 cm4 

Las cargas que actuarán permanentemente sobre la subcor_g 

na son: peso de la superestructura y el peso de la corona. -- · 

Siendo J,as accidentales; la carga viva, el impacto, el frenaje,< 

la fricción debida a la temperatura, el viento normal y el ~·-.:..:. · 

viento tan~Anoial a la superestructura. 

Peso de la superestructura.-

Será el peso de la losa y las viguetas.-

Losa: t •••••• s.4o x 11.90 X 0.205 :: 20.49 m3 

Guarniciones. f5 • 4-0 X 0.20 x o.4o x 2.: 1~34 11 

Barandal ••••• 2 X 16 X 0.15 X Üe25 : i.2g 11 



Pilastras ....... 10 X .20 X .4o X 1.10: 1.00 m3 

2.t~íí-~3 

24, 10 X 2 300 = ..... • ·. · · · ...... · · ·. 55 430 Kgs. 

Fierro de refuerzo • . . • . . . . . . . . . . . . • • 2.600 11 

Vi~~tas. 

13 viguetas de 15 11 de peralte x 62.5 

K/m 6 ·74-4 11 de s.30 mts. de longitud ....... 
Canales de apoyo, pernos de anclaje 

y tubos . . . . . . . . . . . . . . . . . . , ......... . 500 

Peso de la superestructura. 65 274 Kgs. 

Por lo tanto a cada est:t·i bo le corresponder~: 

65 271+ 
CE = ------

2 
32 637 Kgs. 

Peso de la corona.- Será de concreto. 

C - 0.70 X 0.30 X 11.90-X 2300: 6 15S Kgs, 
e 

Por lo tanto la carga permanente total es de 

Peso superestructura ••.........• 32 637 Kgs. 

Peso de la corona ti ............. ·• . "' 
Total ••..• ~ 3s 795 ti 

Carga viva: 

Nuestro puente tiene 4 lineas de tráfico y como el ola ... 

ro es de S. 00 mts. la carga es la de un cami6n de 13 600 Kgs., · 

es decir, una ca:r.ga H 15, por lo tanto se considPrarán 4 li-~; ·•·· 

neas de tráfico en el mismo sentido formadas cada una por un ~ 

convoy constituido por un camión H 15 el cual será precedido y 

seguido por un número indefinido de camiones H 11 1/4 siendo 

la distancia que los separe de 9.15 m. Visto esto en nuestro 

. caso' solamente se encontr~rá ·un camión en la linea de tráfico;· 
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para este estudio se supondrá un camión en cada linea y en el 

mismo sentido, Vemos en la siguiente figura que la posici6n -

más desfavorable del cami6n para el estribo, es cuando aquel -

tenga las ruedas traseras en el apoyo y las delanteras dentro 

del claro, A es el apoyo en el estribo 

l.¡. 
3 .}~ .. 4. 26 .~.?. ~.~3~ 71+····:>; Tenemos que la reacción en A vale ¡ 

.,_________ g. ºº -·-1 
A Fig. 4o B 

RA = 43520 + losgo X 3.74/B.OO 

- 43520 ~ 5026 - 48 606 

siendo esta la carga viva que obre sobre el estribo y la reac­

ción en el apoyo B 
10 E\SO X 4.26 

R - ------------- - 5793.6 Kgs. B -8 

4S6o6.4 = 4S6o6 

5793.6 - . 5794 
------·- -----
54400.0 544-oo 

Es decir que 13 600 x 4 = 54 400 Kgs. 

Impacto: Como hemos v:isto anteriormente el impacto es -

igual al 30 % de la carga viva y se tomará en cuenta únioamen-: 

te parl:l. la subcorona. 

I = l.¡.g 606 x 0.30 = 14 5$2 Kgs. 

Debemos tener en <;uenta las demás :.i.'uerzas horizoútales -

que actúan en toda estructura, a saber; 

Frenaj e: Es el esfuerzo producido por la carga vi va. 

en toda la longitud del puente, y las especificaciones indican 

que ~sta ocupa sola.mente las dos terceras partes del número. dé 

lineas de tráfico, y es igual al 10 % del peso de la carga vi-

. va aplicada a 1.20 m. sobre ~a rasante, Nosotros tenemos 4- f-ª: 
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jas por lo tanto 4 x - - 2.66 , serán er.tonces 3 bandas las 

3 

que se consideren. 

La intensidad del frenaje será igual a 

Ff = 3 X 13 600 X 0.10 = 4 080 Kgs. 

Esta fuerza queda aplicada a 1.20 sobre la rasante y oo-

mo se va a ver el efecto que causa en la subcorona, quedara a­

plicada respecto a esta a 

1.20 ~ 60 7 i 3P = 2.11 mts. 

Esta fuerzaactl.Ía sobre todo el puente, es decir sobre la 

superestructura y subestructura. Sobre la coronaactua a 

211 - 30 = 181 cm. 

Fig. 41 

Tendremos que calcular el efecto .sobre el e.stribo, enton: 

ces se trasladará dicha fuerza a la corona por medio de una 

fuerza F'f y un par. La primera actuará sobre el apoyo y el 

par sobre todo el puente, este se sustituye por otro par de 

brazos f :f y quedan aplicados sobre los estribos perpendiculares· 

a los estribos para que 

es decir 

ff X 8.00 : Ff X 181 

4 o3o x un 
f f = -~--------- = 923 Kgs~ 

goo 

Otras de las :fuerzas que debemos tener en cuenta 
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Fricción : esta se produce en las canales de apoyo por las vi 

guetas de la superestructura al variar la temperatura. Las es 

pecificaciones dan un coeficiente de fricción de las viguetas 

sobre la canal de apoyo igual a 0.25 

Por lo tanto la fuerza de fricción cuando no haya carga 

será Únicamente el peso de la superestructura multiplicada por 

0.25 

Frie = 32 637 x 0.25 - 8 159 Kgs~ 

y cuando hay carga viva 

Frie = ( 32 637 + 4S 606) 0.25 = 20 311 Kgs. 

Estas fuerzas quedarán aplicadas a 

30 ~ o.6 = 30~6 cms. 

sobre la subcorona. 

Viento tangencial.-

Según especificaciones se toma como valor del viento tan 

gencial el 25 % del empuJe normal a la superestructura y a la 

carga viva. El empuje normal se calculará considerando una -­

fuerza normal al puente, igual a 150 Kgs. por metro cuadrado .§ · 

plicada en vez y media el área neta lateral de la superestruó­

tura incluyendo el sistema de piso y el parapeto; la intensidad 

del empuje sobre la carga viva será de 300 Kgs. por metro lt~~ 

ne al. 

El empuje sobre la superestructura: se cons.idera obrando 

a la al tura del centro de gravedad del área expuesta y el ero...; . •·· 

puje sobre la carga viva a 1.80 m. sobre la rasante. 

As:! pues, el viento tangencial de la superestructura se~ 
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Fv. T = 0.25 x i50 x i.5 [ s4o (o.3s1 - 0.01 + o.is+ 0.20 + 
+ 1. 76 .... 1: 62 J 

. - 0.25 x i50 x i.5 [s4o (. 75) ~- 3.3sJ 

= 56.25 (63.08 + 3.38) 

FvT ~ 56.25 x 9.69 

FvT = 545 kgs. 

Quedando esta fuerza aplicada a 

.3S1 + 0.01-!- O.lS + .20 + 1.10 l.S5 
------------------------------- = = .925 m. 

2 2 
Sobre la corona, y a 1.225 sobre la subcorona. 

El viento tangencial debe ser calculado como el frenaje, 

es decir, hay que calcular su efecto sobre todo el puente. --

Se hará lo mismo que se hizo para el frenaje • 
• 925 --::>-

vt vt 

li'ig.42 

!<................... soo ·····--··-··~ 

La fuerza está aplicada a -

.925 mts. sobre la corona. 

Como en el párrafo del fre­

naje, el VT se trasladará -

a. la e orona mediante una fuerza VT y un par VT x • 925. La --­

fuerza obrará sobre el apoyo y el par sobre todo el puente su~ 

ti tui do por otro par de brazos vt aplicados a los eGtr ibos y. 

que sean perpendiculares a los apoyos, tenemos entonces ;::iue 

de donde 

vt X 800 = VT X .925 

545 X ,925 
vt = ---------- = 63 Kgs. 

800 

· y ei viento tangencial sobre la carga viva será 

F~t = 0.25(300 X 4.27) = 320 Kgs. 

y el punto de aplicaci6n de esta fuerza quedará 



sobre la subcorona o a 2)1-1 sobre la corona. 

Calculando igual tenemos que 

320 X 2,41 
= ---------- = 96 Kgs. goo 

Por Último tenemos el viento normal. 
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vN = t 150 x i.5(8.40(.3g1 - 0.01 .t. o.is -t. 0.20) .t. i.76 + 1.62) 

VN ~ 1 090 Kgs. - Esta fuerza queda a .925 m. sobre la corota 

y a 1.225 sobre la subcorona siendo la fuerza del viento nor-~ 

mal a la carga viva igual a 

V~= 300 x 4.27 = 1 231.Kgs. 

aplicado a 2.71 mtsº sobre la subcorona. Con lo anterior quedan 

calculadas todas las cargas que actuarán sobre la subcorona, Se 

hará una combinaci6n de cargas para estudiar el efecto que te11 

drán en la subcorona. 

Nos falta solamente calcular los momentos de todas ellas 

tomando para ello la arista exterior de la subcorona. 

Cálculo de 1~ momentos: 

Oa1·ga muerta. 

MCM = 32 637 x 24.8: S09 398 K. cm. 

Peso de la coro~a: 
70 

M
0 

- 6 158 x(-- - 5) = 1S4. 740 K. cm. 
2 

·Carga vi va. 

M0v = 4-g 606 x 24-,g = 1 205 42s K.cm. 

Impacto. 

MI - 14 5s2 x 24.e - 361 633 K.cm, 

Frenaje. 

MF =-4 oso X 30.6 - ~ 124 .g4g K.om. 



Mf - - 923 x 24.g = - 22 390 K~cm •. 

Fricción 

, MFric = - El 159 x 30. 6 = - 249665 K. cm. 

Mfccv = - 20 311 x 30.6 = - 621 517 K.cm. 

Viento.tangencial= a la superestructura. 

M· t -V 

545 X 30,6 -

63 X 24.8 -

16 677 K. cm .• 

1 562 K. cm. 

Viento tangencial a la carga viva. 

320 X 30.6 -

96 X 24.5 -

9 792 K.cm, 

2 3$1 K.cm. 

$0 

Como el vi.ente normal actua sobre la corona en el senti.-. 

do longitudinal no tiene objeto para la estabilidad del cuerpo 

del estribo, por .esto no ?e tomarán en cuenta. 

·Combinación de cargas.~ 

Para calcular el efecto sobre la subcorona de las cargas 

se har~n dos combinaciones. Las fórmulas que empleemos serán 

las siguientes. 
1_11v 

e 
V = ---

¿ Mh 

PM 
H 

P 6e 
tf = (1 ± --) 

bh h 

Con la primera calcularemos el coeficiente de vol teamie_g 

·to el que d.eberá ser igual o may~r de 2.. El numerador es la ~· 

: · suma de momentos · de las fuerzas que se oponen al volteamiento 

~ . \ 

y el denominador los que lo producen, Esi;os momentos se toma­

rán con relaci6n a la arista en que se puede efectuar el voltea 



miento. Esta será la arista inferior e interior y será paral~ 

la al eje mayor del estribo, 

La segunda fórmula nos da el coeficiente de deslizamien­

to Cd el que seberá ser mayor de 2 en la cual P os la suma de 

las fuerzas verticales, es el coef ioiente de fricción entre 

los dos elementos separados por el plano de la corona y la --­

subcorona y H la suma vectorial de las fuerzas horizontales -­

que obran sobre la sección. 

En nuestro caso se ca.lcula1·á el esfuerzo cortante el ---

cual es igual a la suma vectorial H de las fuerzas horizonta-­

les dividida entre el área de la sección y será de 2 K/cm2 por 

utilizarce mortero de cemento. 

Por Último la otra f"órmula nos da la fatiga máxima ya sea 

tensión o compresión, teniendo P el valor igual a la suma de -

las fuerzas verticales que actúan sobre la sección estudiada y 

siendo by h la base y altura respectivamente. e es la excen­

tricidad de la de la resultante, la que se calcula con la fór-

mula 

e = 
h 

2 

'2' MH + .'ZMv 
-------------

p 

sabiendo que L. MH y :¿ Mv son los momentos de las fuerzas hori~ · 

zontales y verticales respectivamente¡ 

Oombinaciones11-

Carga muerta. - Peso de la corona. - Carga viva con impaá. · 

to; frenaje; fricción con carga viva. 

Así pues tenemos: 

P - 32 637 ~ 6 15S ~ 4e 606 i 14 5e2 - 923 = io1 060 Kgs~ 

El coeficiente de volteamiento es 
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e 
l_M ____ y__ 

V - .I.~ 

IMv - so9 398 + 184 740 .¡.. 1 205 42S + 361 633 = 2 561199 Kcrn. 

I_MH: - 124 S48 - 22 890 = - 147 738 

Por lo tanto el coeficiente de volteamiento 

2 561 199 
e ·- --------- - 17.3) 2 

_v - 147 738 

El coeficiente de deslizamiento 

101 060 X 0.7 
ó ·- -------------- -

d - 4 oso + 20 311 

70742 

24391 

La excentricidad será 

2 561 199 - 147 738 - 621 517 
e = 24.s - -----------------------------

101 060 

e= S.l cms. 

La fatiga máxima será. 

101 060 6 X S.l 
f - ------------ (1 + -------) 

ll.90 X 49.6 49.6 

101060 4S.6 
- ------ (1 ~ ---~) 

59024 49. 6 

~ = 1.70 (1 ~ ·97) = 3·35 K/cm2 

f = 1.70 (0.03) = 0.05 K/cm2 

Son admisibles las fatigas obtenidas, pues la mampostc-~· 

ría con mortero de cemento resiste compresiones hasta. de 9K• 

por cm2. 

As1 pues vemos que el espesor de la corona es suficiente 

ya que podría ser menor pero es necesario que tenga esa dimen .. · · · 

si6n por requerirlo lu estética y la construcci6n. 

Veremos ahora como se comporta· en el desplante según la· ...... 

e.stabilidad, el estribo. 



SeccJ:_Q.!!___en_ el desplante: 

El ancho de esta secci6n se dijo anteriormente que sería 

de 2.30 mts. Se estudiará una faja de 1.00 m. de ancho. ta -

siguiente figura nos representa dicha secci6n, esta sección --

~ 100;;..¡ queda a 3.13 mts. de la subcorona: 

······r 
1 

El semiperalte de esta seoci6n con re-

1 ...................... - .. ,, ... 230 laci6n al eje 1 1 es 

1 
1 = 1.15 

1 

.___ _ _.J •.••.•••.• Y.. 

Fig. 43 

y el área de dicha sección es de 

100 x 230 = 23 000 cm2 

Las cargas que actúan son horizontales y verticales, pa-

ra mayor comodidad las enuncia.resmos: 

Verticales: Carga de la superestructura, carga viva, p~ 

so de la corona, peso del cuerpo, y peso del relleno de· tierra. 

Siendo las horizontales: Frenaje, Fricción, Viento tan-

gencial y empuje de tierra. 

Como estamos trabajando en una secci6n de un metro de a_u 

cho tendremosº 

Peso de la superestructura. 

32 637 
-~-~-- = 2742.6 Kgs./m. 

11.90 

Peso de la corona 

- 517. 4 K/m. 
11.90 

Peso propio: 

Carga. viva 

48 606 

11.90 

0.70 .¡. 2. 30 
X 3.13 X 1.00 X 2 200 - 10 329 K/m. 

2 



gual 

Peso del relleno sin sob:cecarga: 

4.o4 + 0.91 
p r : ----------- X l. 43 X 1 600 - 5 651 Kgs. 

2 

Con sobrecarga. Suponiendo una altura de sobrecarga i...;~ 

a 50 cms. 

p --r 

Las cargas 

Frenaje.: 

Fricción: 

4.54 .;. 1.41 
----------- X 1.43 X 1 600 

2 

horizontales son: 

4 oso 
FF = ----- - 342.s K/m; -

11.90 

923 
77 • í) K/m, f f - ----- -- -

11.90 

g 159 
Frie. - ----- - 685.6 K/m. · 

11.90 

= 6 

Con carga viva: 
20 311 

- ------ = 1706.S K/m. 
11.90 

SOO Kgs •. 

Viento tangencial sobre la superestructura. 

VvT = ------
11 .. 90 

63 
VvT = _;.... ___ -

11.90 
5.2 X/m. 

.sobre la carga vi va 

VT : 

V -
T 

320 

11.90 

96 

1L90 

- 26.·8 k/m. 



·.:\, 

El empuje_ de la tierra si.n sobre carga es 

ET = 0.143 x 1 600 x 3.13 (3.13 + 2 x 0.61): 3 115 Kgs~ 

Con sobrecarga 

ET : 0.143 X 1 600 X 3.13 (3.13 + 2 X 1.11)~ 3 g31 Kgs. 

Peso propio: 

2 
X 3.73 X 1.00 X 2 200 = 13 464 Kgse 

Peso del !elleno sin sobrecarga: 

4.64 .f- 0.91 
p - ----------- X 1,70 X 1 600 : r 7 562 Kgs, 

2 

Oon sobrecarga 

5.14 -!- l. 41 
Pre = ·----------- x l. 70 x l 600 = 8 92g Kga • 

2 

Las cargas hor.izontales son las de la pag. 17 

El empuje de tierra sin s.obreca::-ga es 

ET = 0.143 X l 600 X 4.03 (4.03 ~ 2 X o.61)= 4 841 Kgs. 

con sobrecarga. 

E8 = 0.143 X 1 600 X 4.03 (4.03 + 2 X 1.11)= 5 763 



\ ------··------·--r--~--¡--·Bi~zo DE l'ALAl~CA CON BEJ.i.Mno~! . . b~Q_~l~Qh.=-..=.·1 
Cargas - Clase Intens.l ! Va:1or 1-Po-s·i- fÑegati- ! 

A LA AP.iST! DE VOLTEAMIENTO.¡ ! tivosl vos. j 
-·---···----·--·------·-· :-··--·-- ---···--·- ···-··------·-··-----------~----1---·-¡-·--~-- -·--·· -----1 

Peso de la Su~ 3 • 73 1 1 \ 
2743 25 + ---- = 25 + 18 : 43 43 l 117949 

... !:~:.~.~.~.~~~?..~~~ • ... ! ······· ······ .... ······· l· ...................... ~?.............................. .... . ....................... , .................... ¡ ............... ., ........... , ..................................................................... . 
1 3. 73 \ 
1 4os5 25 + ---- : 25 + 18 = 43 \ 43 ¡· 175655 ¡ 
1 20 1 . 1 ................................................... _ ............. _1_.......................................... . ................................................................................................... t .................. _..\ ...................... .. 

Peso de la co- 75 \ 
rona 517 j -- - 5 + 13 : 50.5 ¡50.5 26108, 

Carga viva 

Peso propio 13464 ----------- --------------: 98 ¡ 98 \131947 
¡ 3 (258 + 70) . 1 

1 ¡25s(25s+70+~0)+70(70+2x20) i j 
' 1 ___ ... - ..................... , ... _............. . . .. -· '. . .... ,.. .. ····· 1 .. . ,. " .......................... ' .. . 

!sin s. i70 464.1-2z91 . 1 ¡ . · , 
Peso Re¡ Carga 7562. 253 ... - ... -·--------: 258• 65:1 9311 93 .¡ 145946 

lleno ) ! J 464+9l i ¡ 
'¡Con S. 0 ( . 170 q4+2;x:l41 - ! i 6 6 1 

8~231258 - --- ¿--------:253- b~-1 90,1 90 11 9 32q 
_Carga 1 3 514+141 ! J --F~~n:r~~;~~~-~ ········ ··· ;;;; ; -- ;~:G : ;~;- -- - · ---, · ···· · -~~;: 6-,-- --- --~-;~434.~-

j e "·¡·Brazo - 1 

........... ' .. ~~~~ .. ~~~. ... 731 25 + 18 4J 1 3354 
....................... : .................................................................................................................................................. ...l ............................... r··'·· .................................. ~ .. 

!
.Sin C. : , 

F:~c- Viva 6S6j 30.6 + 373 03.6 ~76869.6 

:_~º~-· ~~:~:::~ -=:º7-1. ~º: º-~-~:~ ----- - - -- --r-3. : ~-·· -.............. -~-~8:~5-· =- . 
tal 491 30.6 + 373 ' ro3. 6 

.orazo --"Q 1 '¡ 

de 1 par 5 25 + 18 ! 43 215 
""''""'"'"'"'""'""'""""'""''•"•"•""""""••..... . ............. ······ ...... ... ... ............... .................................. ................ .......... .......... ... , .................................... .;. .. ¡ ......................................................... ' ................ ~ ............. ~ .. ~.: ...... .. 

Horizon- l 
tal 27 30.6 + 375 ¡¡+03.6 

:Brazo -­
del par 

1os97.;2 · 

344 

Sin Sobr · 
Carga 

''''º''''''! '-'"'' ,,,,_._,,,,.O•··-••• ••o!'"' ><' '' .......... ,.,,,, ... ,,,,,,, ....................... ,,_.,,,,. .... ,, .. ,,,.,,.,,,,,, ,,.,,, ... ,. .. M .......... , ,,, .... ,._,,_,,,,,,,,.,,_,,,_ ,,,,,,,.,,_,,,,.,. ... , ..... - .................. ' 

725 665.9 

Con Sobr 
- i4o~2 + 3. 403, X 111 · . 

464111 ~Q1~_±_}_~-~Q}_~§1=149.9 Jl14~.9 
3 (l.¡(}3 + 2 X 61) 

Carga 5. r63¡· --.J..---.- .-;11:. ___ --.---- = 15s.1 5s.1 
. .....____ ........... ___ _.. __ 3;....(_4Q_~ __ :_~__!Jll) --· _ ____.. ___ ~ __ __,__,.....,...... 

.. ,.,., .... , ... 7 



Tenemos ya determinados los momentos de todas las cargas 

respesto a la arista del posible eje de volteamiento~ 

Estudiaremos varias combinaciones de cargas. 

l.2..- Carga muerta, carga viva, Frenaje, Fricción,_ Peso de 

la Corona, Peso propio, Peso de la tierra, Empuje de tierra 

· Vol teamiento.-

117949 J.. 175655-!- 26109 -t- 1319472-!- 1696320 3 335 505 
e - --------------------------------------- - ---------

v - 13S435 .f. 3354 .f. 911130 - 1 052 919 

Cv = 3.1 > 2 

Deslizamiento. 

= (2743 J.. 4og5 + 517 .i. 13464 .i. g92S) o.6 
ad = -------------------------------------~ 

343 .f. 1707 + 5763 7g13 

cd: 2.27 > 2 

Excentricidad • 

.f. 117 949 -!- 175 655 -!- 26 109 -!- 1 319 4 72 -t- 1 459 466 
------------------~--------------------------------

29 737 

.f.. 1 696 320 - 13$ 435 - 3 354 - 6S$ 945 - 911 130 
·e - 129 - -------------------------------------------------

.. 

29 737 

4 794 971 ~ 1 741 g6~ 3 053 107 
: 129 - -,.--------------------- = 129 - --------- = 129 - 102 

29 737 29 737 

e :: 0.27 

Fatigas. 

29 737 6 X 27 
~ : --~--- (1 i ------) = 1.14 (1 ~ .55) 

25 soo. 25s 

,n ' = 1.14 x l. 55 = l. 77 K/ cm2 
T max 
, n . . = 1. 14 x O. 45 = O. 51 K/ cm 2 
T min 

Las fatigas son admisibles, por lo tantoqu~da concluido 

· · ·nuestro estribo. 



La rasante en el tramo de pendiente nula tiene una cota 

de 18.47 , por lo tanto a pe.rtir del machón número , la ra­

sante consistirá de curvas verticales, las que serán suaves P.!! 

ra obtener gran visibilidad, tenemos pues a continuación la t§ 

bla que nos marca las cotas de la rasante. 

18.47 

1s.37 

18.07 

17. s9 

17.67 

17. 4ti. 

17 .1$ 

16.$8 

16.56 

16.20 

i5.s3 

15.43 

15.00 

14.53 

i4.o1+ 

No. de est. de fL4o - 12 

Dif. pend. = 4 

Corrección = .0333 

Una est.de S.4-o = 42 % 20. 

Siendo esta Última la cota qua tendrá el estriba. De ea 
te punto al final de la rampa tendremos otra curva vertical P-ª 

ra ligar la oar1·etera con dicha rampa. Desde aquí las cadenas 

·ser!n de 20,.00 mts., .t., correspondiendo a las rampas. 

Para el acceso al puente habrá necesidad de proyectar ....... 

dos rampas las que tendrán una longitud marcada en el plano~-­

respectivo. Para que los estribos no lleven aleros y la rampa 

tep.ga buena presenta0i6n, se proyecta¡:á. un muro de 



to. Este tendrá al principio unicamente la dimensi6n de la -­

guarnición y junto al estribo tendrá una altura igual a la de . 
la rasante más la guarnici6n. En ese punto la rasante en el -

centro tiene una elevación de 4.o4 mts., como hay un bombeo de 

5 cms., junto a la guarnición la cota será de 3.99 más 0.20 cm 

de guarnición 4.19 mts. será la altura efectiva del muro de 

sostenimiento. 

La sobrecarga que soportará será la equivalente del ca-­

mi6n de 13 600 Kgs., = 713 K. por metro lineal de faja de ci~­

culaci6n; o sea 280 K/m2 , o sea una altura de tierra igual a 

lg cms., tomaremos 20 cms., de sobre-carga. 

La corona tendrá o.4o m. En el desplante del muro sobre 

el cimiento 1.80 m, la base del cimiento 250, vuelo del tal6n 

60 cms., vuelo del escalón 20, espesor m!ntmo del ta16n 50, e~ 

pesar del cimiento 1.00 mts. 

Calcularemos esta secoi6n para ver si es estable. 

Peso de la tierra 1 600 Kgs., peso de la mampostería 

2 200 Kgs. Compresi6n máxima 6 K/cm2 
j esfuerzo cortan_te 1.5 

K/cm2 , volteamiento 2 , coeficiente de deslizamiento o.4. 

La presión resultante en el plano 1 - 2 es igual 

· 1 - Sen "' . .l 'J ¡u 2 6 
p = 2 w h~ --------- = i 1 600 X 5.2 X .2s = 6 ~5 Kgs. 

1 .t. Sen r/; 

El peso del relleno en la cara trasera del muro es igual 

a 4 $64 Kgs., actuando en el centro de gravedad del relleno -y­

el peso del muro es de 16 632 

La resultante de P y W = 7 $00 K. o sea la presi6n resul 

tante en la cara interior del muro. El peso de· la mampostería 

- lG 632.·actuando a. traves del centro de gravedad de la secci~n 
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o sea del muro, siendo la resultante de P' y W igual a 22 300 

Kgs. Siendo la componente vertical de E, F = 21 500 y corta a 

la. base a 25 cms., de la mitad. 

Estabilidad contra el volteamiento. 

La linea OR está muy cerca de la vertical y queda dentro 

del tercio medio, por lo tanto la pared está ampliamente segu.:.. · 

ra contra volteamiento. 

Estabilidad contra el deslizamiento. -

Suponiendo que ~ = 30º, entonces el coeficiente de fric­

oi6n será tg ~ = .57. Utilizando la definici6n de factor de -

seguridad dado por la ecuación. 

tendremos 21 500 x .57 : 12 255. La fuerza que ayuda al desli 

za.miento es P = 6 057 y el factor de seguridad = 
12 255 

= 2.02 
6 057 

lo que queda dentro de lo especificad.o. 
debido 

En la figura la. carga en el cimiento a la fuerza ve.rti.,;,;_; · 

cal F produce un esfuerzo uniforme. 

F 
p .;.. -

l - d 

Sobre el á.rea de la base y un momento =·F. b la que pro,.· 

duce unrt compresi6n P 2 en el frente y una tensión en la parte.•. 

de atras del cimiento. 

La suma de los esfuerzos de tensión debidos al momento .. , 

serán iguales a la suma de los esfuerzos de compresi6n = 



f'ágiua .. 
ll~'líl\O!JtCClON º"'""------... ~;- ..... --.... - l 

' ' . ¡.,~ . .J.t;,J\.) • .... -.-..- ..... -_,_ .... _ _. ___ .,. ___ ...,. ... 

32 

41 



1 
- - P2 d. 

4 

91 . 

Estos esfuerzos actúan como un par a traves de los centros de 

gravedad de los triangules de esfuerzo a cada lado y el momen­

to resistente es 

M' -
1 
- p d • 
4 2 

2 
d 

3 

Pero el momento resistente es igual al momento de volte.,9 

miento. 

de donde 

1 
- P d2 - F.b 
6 2 

6 Fb 
p - J. - -

2 - ..!. d2 
El esfuerzo total en el cimiento es entonces 

p máxima 

p mínima 

11b 
p = pl .... p2 = pl ( l ± ---) 

d 
l 

Si b = - d p = 2 pl ó o 
6 

antes 
21 500 

P - -·----~ : ES 269 K. por metro cv.adrado. 1 2S~ . 

6 Fb 6 X 21.500 X .25 
-----2~6

2 
______ _ 

6b 
= pl .f. P2 - P1 (1 -t. --) -- -

d 
6b 

= pl - P2 - P1 (1 - --) -- d 

+ 

... 

32 250 
- ------ - 4 77} 

676 

13 640 
por m 

3 49$ 
cuá.dr·a.do •. 



F 
= d 

Fig. 44 

l. ________ ----! pl = ~ = 8269 

,, 
Í,' 

6Fb ...... ·. 
----:!--+=--·--! P2 : - -2 =. - 4771 . 

1 el . . ·. 

¡ 

··.~:.!! .. !· 
. ·p··;..p .J., p p'. (1+6b) ~~ p ·- p .. p p (·l· 6b)'. ' 
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