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cccidn minfno necesarfo en una viga metdli

ca interfor de un puente de 3 yias de trdnsito, si est§ formado
por 5 vigas espactadas a 2.10 m. en ol <c

PROBLEMA

Calcular el médulo de «

sentido transvyersal.

tl tablero es de concreto armado de 0,14 m. de espesor con 2" de

asfalto y el puente tiene 16 m. de 1yz previsto para una sobrecar
ga H20-516. ' )

Longitud de influencia:

%=l§‘ = 4.00 m.

> Tomamos el menor
12t = 12 (0.18) = 2.16

S =2.10 nm. | A

b = Z.IO n.

Cdlculo del momento :

- a) Por peso propio.

Del cemento : 0.18 m x 2,400 Kg!m3 X 2.10 m 907.20 Kg/m

Del asfalto : 0.05 m x 2,000 Kg/m® x 2.10 m = 210.00 ™
Sardinel  : 0.25 m x 0.48 m x 2400 Kg/m® = 288 Kg/m
Baranda ' = 100 ™

5 - 1272.4 Kq/m.
pego supuesto de la viga: ~200.00 Kg/m.

Luego : wpp = 1472.4 Kqg/m.
. Homento por peso propio ¢

W2
Mpp = —Ep;‘ — = 47,117 Kg - m

R P ﬂn.i——:‘i-.-h-e'_‘r.fld




| | 16,00 =

9P = 18000 lﬁ"z—-——jx-‘. P = EQO{J Xa

S&ciﬁn np® donde ocurre el mdximo momento flector

carca cercana a la resultante 3

Ra =9P(7-29) | =4-10P | HB = 0
ﬂmx (729}-P(4271=2562P

Tuego: -
| ;51 ..25 62 (20001 51,240.00 Kg-m.

" Factor de correcc16n -3

Impacto.- ' L-en pies (.3-28 factor )

?.'BL + 123 E liB[ + 125
| 1uego: SR ci L 282 | .
$ 2 i . - - = 2 ; . :

c] - Cancentfaciﬂn 'du_e__t:argaé.a- C

e
S _'3.28 x 2.10

by, sz 1.250
Cc*= 1.?50

luzgo el memento por .sobrecarga &
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Ms/cﬁ (n ) C,»C . .
Moo = 51,240 x 1,282 x 1.25 = 82,112.10 Kq-m.

d) Calculo del modulo de seccidn. G = 1400 ¥g/cm2.

M |
M 129.229 x 100
z GJ“" _ 1400 _ 2 9,231 ‘cma
Cono : 1 cm® = 0.061 pulqS
' ) | 3 '
- . 553
- pulg RESP.

PROBLEMA

Calcular el momento de torsidn que deberdn tomar las vigas trans

‘versales para el puente del'prub1ema anterior si la distancia en

tre ejes de diafragma es de 6.00 m.

1
$=2.1Q0 - f 2.10 - 0. 3043
7 : 2

4| a0 [IJ,

- S =1.95 m.
n?f
M = 3+ 0.6l P en unidades decimales
9,75
Hg/c 1.59 % 3. 51 8000 = 2080 Kg-m.
9.75
Meorsor = ﬂs/c R R T

m

!

distancia entre ejes de diafragma :

= ( 2080 Kg.m} - ( 6.00m) ( 0.7)

| Ht = 8736.00 Kg-m RESP .
Nota.-~ 0.7 factor. :

Mt-



UDHCONECTA.COM

. - B
| - UDH»
tn o) rw:ﬂpm antertor con el mbduln de geceton hallady, dp

al 1 perfil deseado, enoeste caso resi]

e inaTas o Ul Tlapu

fas
36 W= 170
Con . b= 12"
h= 36" 1.
- PROBLEHA

Que &rea de scero sei r5 necesario calocar ( acero principal], e
el” tsblero de un pm.nte de concreto armado de tablero supﬂrwr, si-
las vicas principales son de Q.60 m. de altura v se encuentran es
pzciados a cadz 3.C0 n. entre ejes. La sobrecarga con51derada eg
'HZQ - S16 y el espesor de 1a 1osa es de Q.18 m.

?————

_Ji, SL?.001; et
L=15(h+e]

15(063+0181 11.70 m.
= @.02L /" 37

b= 0.02 x 11.70/3 = 0.40 m.'

d'=18 -4 = 14cm (hsal
_S 3 - 0,49 = 260m

dSO_ -_‘Qﬂ; _"-501 |
-2l + 325 T 3028x11.70+125 - 0-31=31%.

Como 312> 30¢
Clomamos . B ey
- €y 51.30

-

il
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S + 0.461 .00 + 0.61
MS/ I’“')P = ( b }J J 8000 = 2640 Kg-m.

Por impacto y continuidad:

.. |
sfc = 2640 x 1,30 x 0.80 = 2745.60 Kq-n,

Por peso propio

Concreto  » Q.18 x 1 x 1 x 2400 = 432 Kq.
Asfalto : 0.5 x 1 x1x2000 = 100 K.
luego
wpp = 532 Kg/ml.
pp=4"pJ352' 532 (2.6)° —
I 5= 510) = 359.60 Kg-m.

Momento total :
Hp = Hope * Hop

M

r = 2745.60 + 359.60 = 3105.20 Kg-m.
| Pera]te': | : -
Cd = /—f—.!—s— - _ 31[1?'3%0:15%2“
d = 15 on « 18 on, 0K
Acero :
A - N ' "fs = 1400 ﬁg/m&?
foid j =0.875

- d '= 14 .

e

- et i P iy o




AL = e
15 . 1400 x 0.875 x 14

FROGLEHA

Ao+ i 578" (.10
e - RLSP.

Dischar el siguicnte puente de vigas:

L= lﬁ_m.-_

 Schrecarga

: H20-S16

Rimero de vias: 2
Distancia entre vicas : 2.20 m.
Ancho de vigas : 0.50 m.

Cilculo del

ifablero :

UDHCONECTA.COM

lml:nI::J

e BT 0™ (9P /B

Femento de sobrecarga :

(S+2)P0.80 (1+i]) -

-1

i

32

S=1.7 x 3.28 = 5.58

od

' -50 B 50 .

S+125 .7 553+ 7175 - 0.385
=30 % | R

-

i
P = 8000 Kg ' {H 20-516)

L
i

1= (5.58 + 2) x 8000 x 0.80 (1.3) =31t = 19

60 Ka-m
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Homento por carga nucrta :

Peso propio = 0,17 x 2400 % 1 = 408 Kg/ml.
Peso asfalto =.0.05 x 2000 x 1= 160 *

500 Kq/ml.

| 2 2
ﬂpp =W _ 508 x(1.2)% _ 122 Kg-m.
12 | - 12 .
R L 508 (1.7)%
pr = - 8 — _— 8" . | = 184 K{]"‘mﬁ

Momentos Totales -

M = 1960 + 122 = 2082 Kg-n.
H'= 1960 + 184 = 2144 Kg-m..

Calculo de 1a altura Gtil :

\/ 13 8

d=17-4=130cn: 0K

luego :

17 cn.
4 cn.

h
d

H

Cdlculo del drea de acero :

AS =___.2_0_3.g.g_g___._.__= 13.1 mz
1400x0.875x13 - .

ﬁ

220
Vs

R CLE L aa

Sr = 13.1 x 67 = 8.8 m",

At = 0.001 x 100 x 13 = 1.3 em2. -

= 9% % ' -Reglamento 67 ¢ max.

Sy ﬂ‘.'”mﬂ'*h.i‘-ﬂ“ = a
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aoafentn de 1a mprdura

[4pad
fo LD & SR LTV 1}‘1 ]

P . ﬁ_ % “at 2 13.4 ¥ 1.3 = 1.4 ™ /m,

5 > 1 4 i . . _
1 E...!ltj“ : jl!\qp " F;_;{ea - []'14 I:] ) -_" ~a l,-r E_]/fj.” ’l"': "{F].
14.4

Accro de reparticidén,

=

8 5/8" : Aq, 23 .= 0.225p~—> | 5/8"®@ 0.225

Acero cde tenperatura

)

€ 3/8" A

it = ot

1,30

]

. ) _
0.50 i1 =—— ? 3/8" @ Q.50
Calculo de la viga transversal

n, =15 . J07m
15
T

1z ~l.3%m.

Tcmando pmmedfﬁ_: hv‘- 1.20 m.
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dp = 1.20~ 70.25 + ¢
ot -:”)n 0.865

\

= 4.00 m.

MT = 2,082 x 4 x 0.7 = S.BOG Kg -m.

F = _ 5800

= 6,700 Kq-m.
0.865 ’ ok

Area de acero -

6700 2
As - 130 = 4.8 cmz.___> 2 4 374"

Disenio del Volado :

iz .
- -"""_!..:__...- __;' o -
=Y -
e e J_I .
i 0.
u 3

- [ i W TPNE W"".."..-.-.‘ B i S,

o I s | TR o e

n——
.

e 4 g
-+ . -

40 25 a0

Cdlculo del momento del volado en Ja cara-del apoyo :
E=0.8 x 0,225 x 3.28 = 4,34 pies

E=1.32 m.

| 56

o e '




cesarw mlocar en 1a rapa 1nf

B 9

Carvas v crynentes.

fesa ﬁpppfﬂ:

1t = 0. 40 x 0,15 X ”dDﬂ

ﬂ

" - ﬁ 0H x .23 X Ldﬂﬂ

e— Y

L. g

5 s L i i, S 1

L

3 = 0.25 x 0.40 x 2400

"4- = 0,50 x 0.17 x 2400

" pPeso del asfalta :

140 Kq.
15 Kg.

240 Kq.

200 Kg.

0.50 x 0.05 x 2000 = 50 Kg.
4 = 140 x .95-15x.51 + 240x0.625 + 200 x 0.25 + 50 x 0.25
o |

o =133 -7 + 150 + 50 + 12 =
p o

~ Sobrecarga :

ﬂs/c = -
1.32--

Sardinei :

_Jﬂﬁiﬂﬁéili

- Msard = 100 x 1.05 = 105 Kg - m -

Momento total :

M, = 1600 -
- 2042 << 2082

PRO3LEMA

= 1600 + 337 + 105 =

2042[(9—!11'

UK

se encuentran espacmdas cada 3. 60 m.

337 Kg-m, .

1 EOO Kg - m

UDHCONECTA.COM -

l UDH» |

Se- tiene un puente de concreto armado ccm 4 vigas de 0. 50 m. de an-
cho es.pamadas transversa]nente a 3m. entre centros. E1- tablero t1e

ne 0.18 m. de espesor y las viguetas transversa]es de 0.20 m. de es
pesor,

,y transversal a1l puente que serd nE
ermr del tablero en los tramos entré

" e e, o R e iy g o i A e i

" abend |,
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e 11 =

vigas, s1 se considera una sobre caraa W20 - 516,

. 360m. }'
b **Viga?Prirﬁpalea | !——-e---j—;
3.00nm.
—— 1 [0 4.
luz mayor _ 3.60 _ 1.44 <= 1.50 ( Debe ser armada en dos
luz menor 2.50 sentidos)
' )
Cialculo del proporcionamiento : a = 2.50
b = 3.60
4
;3
p = = 0.80
. a# i b4 -
Como L < 12.80 m i=230%
entonces : Ci = 1.30
Por ser viga continua se toma sélo el 80 %
Momento por sobre carga :
M _S+t2 )p p = 8000 Kg (H20-516)
- s/c \ 3L -

. | : ,
s = 2.50 x 3.29 = 8.20—»s = 8.20

"s/c =(—§'2 - 2):( 8000 2> "'s/c = 2550 Kg - m.
32 |

Correccidn del momento : Hc . - 9550 x 1,30 x 0.80

Me e = 2650 Kg-m.
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Carga perﬁancnte - losa + 2.50 x 0. 18 x 2400 = 1080

asfa]ta*z 50x 0.05 x 2000 = 250
w .= 1330 Kqg/ml.

Por ser viga continua :

b \f * 514 M = 830 Kg - m.
"PP SoowsT Y1330 { 2.5 _ pp g
o 14Q 10 |

| Momento total

1L = 2650 + 830~ M. = 3180 Kg-m.

Reduciendo cn un 80 Z por ser reforzada en ambos_sentidos:
Hy = 0.8 x 3180—> 1y = 2784 Kg- m.

Cilculo'del acero 1 A . Mo Con f, = 2000 Kg/_ 2
T R Tl

s B

]
sd f_ = 1400
d=12 -2 =14 § ="0.875
" | )
€ 5 - 278400 ____,:,157‘:”2 S“..l_._z.g_:;gﬁan
1400 x 0.875 x 14 15.70 )

4 172" @.10 n.

e N B Tl

reparticifn o

AL = 0.67 x 15.7 =% = 10.5 o2

Arax de tempar&tura >

Ag =0.001bd . . p=10gen
A, = 0.C01 x 100 x 14

nt = 1.4 cmz
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luego 1 vofurrzo necesario e

s Tongitudinal @ ff 127 co. 10m.  REop.

" T .,

ACEro transversal -

A =105+ 1.4 = 11.9 cn?
Con i 172" A= 1.29

S =0.11m.
g 172" ©.12m. Resp.

—

.

PROBLEHA

Para un puente colgante con viga de rigidez triarticulada, determi-
nar una expresion que dé el momento en una seccidn “x" de la viga ,
a2 la jzquierda del centro de 1yz y a la derecha de un extremo de u

Na carga repartida, que se extiende desde el origen izquierdo.

M=M - Y
X L 4
’ 7
p H= pa

" Af
2 (1)

7!« — JL !
| o 21

o BB (¥ va)

.luego, el momento en una seccidn cualquiera :

2 >
N = :z_fa__ (1j-x) : % x;i‘;f)o -x) .

2 .
m=_ba (1 =% (]'-EX) RESP.

]2
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PROSLEIIA

L]

Calcular el ra;ﬁntn~z§ximn positivo Yy negativo en
da la vioa de risidez de un puente colgante de 1a

L
-b

racteristicas: ’
1 =130 = ']1%;?2=40m.
f= 13o *pp = 3100 Ko/ml.
A=13" .s/c = H20 - S16

2 y3Jas dz2 transito: '

Sgldrecarga E@Jiﬁ'a]ﬁﬂte . ?{s!c = 960 Kg/m].

- Ps/c = 12000 Kg.

1 130
i seé.ﬂa ces vias duplicé&oé los valores de la carga equiva
leace. i 4 !
0.31 = 0.3 x 130 = 39 m.
v-msntg rIxi—a por sobre carga ( sdlo esta se analiza)
v sx(-x)(1-2)
- 2 (31-2x)
., _ Zx S50 x 39 (130-39) (130-78) 1
s 2 (390 - 78 )

aﬁax‘= 570,000 Ka-m

r~—anta —ixi—s §o~ carga concentrada:
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_Arx - 3
y = B ( |...;{) = 4_1.“_1_‘3{2};{ ¥ 71
| (130)
y = 10,92 n.

luego;
o |
ko= FMI y = 2x8000 x 1 x 10.92. = 174,000 Kg-n.
H"‘ - FH

1=2 x 8000 x 0.72 x 10.92 = 125,000 Kg-r.

Momentos -
s
u-

744 Ton - m.
696 Ton- m

I

PROBLEMA

Calcular y disefar un puente losa de S'ﬁts.'de luz.

*23

' N i
: | D
| I T I IT T AT T 7T o
; .-. G T L - h

i

Solucidn. -

poo Juz o B.00 ~ h=0.50m.
h=-5= “f5 =0.533 = h=050m

-

Peso propio : |

p.p. losa : 0.5 x 1 x 1 x.2400 = 1200 Kg/m1
asfalto  : .05 x 1 x 1 x 2000 = 100 Kg/m

1360 Ka/ml

It

Momento por carga permanente :

. . S S
M vl |
pp = —g— = B0 X 68 . 15 400 kg-m.
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Ancho efectivo paralelo a) trdfico @

[:4{- :.
E=1.69m
Impacto 3
o s0_ 50
i L +125 8x3.28+125

j « 038 7 0.30

Tamamos § = Q.30
ol coeficiente de impacto

1 ¥ ) 0.30 + 1.00 . 4 77

Luego

Gy Waieges— & TULNS

Hamenlo por soorecarga:

HSIC = 2,93 R Ci




s
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iiomento total:

", = 10,400 + 13,200 = 23,600 Kg-m

Chequeando el peraite:

d = \f"_ti"'"'T KB = 13.*8

K@

2360000 _ .
| T}Tﬂ——-ql'q Cn.

luego, como d << h.  OK

UDHCONECTA.COM

L;;T-:J

s/c = ©-93 x 0.734,8000 x Q.77 = 13,200 Kq-m].

I

Con fy = 2800 Kg/cmz f_ = 1400 Kg{r:m2

S
j = 0.875
: M
d =50 -4 = 46 cn. A = —E
‘ S d
Acero
p - = 2360000 . ot al
> 1400 x 0.875x46 -
Conf 1" ( 5.10 cmz) : s=210_ g12n..
| 41.9 ~

As

§ 1" @0.12 m.

reparticion :

A=

sr

Asr =

con'd 5/8" ( 2.00 cm

100 _ 100

egargn

Vs = Vexa.zs

0.195 x 41.9 = 8.17 cm
"

2 -

i B B

4 578" @0.25 m.

TR

gi_ CL¥ e \1 .¢~;uu ;‘i-'.:.‘

= 19.53 % del A_

2.00 = (.24 m.

8.17
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0. gol bd = 0.001 x IUG x 46 = 4,60 -

As tep. _nSt |
: , 2 129
cen fj 1/2° (129wl S =gy 0B om

g 1/2* @0.30m. -

FRGBL_EIL’%

 §o tiene Li pm:snt._ 1gsa. con 4 vigas de 0.60 m. de ancho, espacia

¢as transversaloente 2 2. 20 . entre centros. E1 tablero tiene -

0.20 n. cde ‘espesar.

Calcular e acero parpendicuiar al trafi-.o que sera necesario co
Jozar en 13 capa mferwr del tablero, si se considera una sobre

carga H15 - S1Z2.

SGLUCIOH -

%15@%
d%zzu*_.

r:22enid por peso propio : asfalto = 0.05 m.

=
Ve |

p.p._ 1osa - -: 1 x_'i].ZO-x_Et‘fﬂU_ = 480
asfalto ¢ 1 x 0.05 x 2000 = 100

N T80 Kq/ml.
e -‘-'fpp Kg/m‘l. . “
- 2 - |
- H vl 580 x.- 2 |
P2~ =3 = A= E i1.60) -, 148.5 Kg - ml.

-gi"-"a

T per sobrecarga. Para armadura perpendicular al trd
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S + 2

Mo
Sft T — P 1 4
32 ( Hi) C

O
If

0.8 ( para vigas continuas)

P'= 6000 kg  (H1s- 512)
1.6 X 3.28 = 5.25 pies

i

—_—= .385}0 30

1.6 x 3,28+125.

= 0.30
luego:

. 25 + 2 |
S[c ( )XEGUD[IEIGB

Hs[c = 1413.7 Kg -'m.

Momento tcta1; Mt-= 148.5 + 1413.7 = 1562 2 Kag-m.

Armadura principal;:

UM U1562.20 x 100
A =g = ————
s Tg; 1400 x 0.0875 x 16
_ 1562.2 K
ASP 196 = 8.12 ¢cm
con f 374" ( 2.84 en’)
'§ = 0.35
fd3/8" ® 0.35 m.
Acero de reparticion 4 J
220 < 920 . |
A = —E_ = . = 96 > 67%
r- Js /5,257 |
Tomamo§ | '
A =0.67A_ = 0.67 x 8.12 = 5.44 cn?

r sp
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2
con ff 172" (1.29 en’)

S = 0,24 m.
d 172" @0.25m.

~ Acero de tomperatura s

4 = 0,001 bd.= 0.001 x 100 x 15 = 1.6 cn®

st

Juego 1a amadura perpendicular al trdfico serd:

2

- 2'8.12 + 1.60 = 9.72 .
As Aﬁr ® Ast 8.1

con § 378" ( 2.88 cn’)

- S =0.29m.
d 3/4"@0.30 m.

e —— ———

PRoBLeMA -
Se tiene un puente simplemente apoyado de 22 m. de luz, con 7.20 m.

de ancho entre sardineles y 3 vigas de 0.60 m, de ancho por 1.3Q m,
de peralte, espaciadas a 3 m. transversalmente.

Calcular e} Momento y el esfuerzo cortante maximo en la seccibn Q.3L

de una viga exterior, el tablero tiene un espesor de 0.2Q m. y que
Ta sobrecarga considerada es un H20 - S16.
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» Se han dividido en secciones 1, 2, 3 Y

CA;CULQFDEQEPESQHHUERTO

‘Para facilidad de clcyloe
4

Seccién 1 = Q.60 X -0.2$ X lm,_. X 2400 Kgfm3 = 360 Ka/m.

Seccion 2 = 0.20 x 0.25 x Im. x 2400 = 120

Baranda - 100 n

580 Ka/m.

Carga en ¢/ viga = 580 x 2 - -
3 '_,f 386 Xg/m.

il

Seccion 3 = 2.10 x 0.20 x Im. x 2400 Kg/m® = 1000 Kg/m

Seccién 4 = 0.60 x 1.30 x 1m. x 2400 -

= 1800 *
- 2800 Kg/m.
386

PP

s =.E%. 3186 X 22 - 35,000 Xg.. (Por peso Propio)

A
Ry Q3L - — wzx

he
it

3186 x (0.3x22)°
2

ar'=
It

135,000 x 0.3 x 22 -
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Cﬁlculo dol t'onénto por S/c.

1 1 1 |
60| 1.80 |1.00 |
" T
v -V VB [
k1 E

cec = 1 + 1§2ﬂ +“_____0§2ﬂ = - 11465 T

JR.- 3.1:-13' IL

Rx3-1x12020 = » R = 1.20

Tozando momentos o EHB =

- 0.21L

max: ___7 _
- { . , .

0.21x 22= 4.6 T — m.
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'"‘5. O W\
e o
y— -
i od
H i

< =)
— : .
S ' | =
4. 27 ® 4 27

H ol e 11.6 x ¢.6 + 11.6 x 3.3 # 2.92 x1.9=97.14 Tn - m.

nfectanco por Impacto @

1 = — = — - - 6.25
5+ 125 (3.22x22)+125
Ci = 1.25
o 0?7 15 » J.ec & 122 In =0
sf/c =
H5/C=122‘000 Kg/m-

—

YToT = 162,000 + 122,000 = 284,000 Kg/m.

' HTDTAL — 28#,@00 Kg/m-

p—

—
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(31culo del Tsfuerzo Cortante

A e B e e e P,

a} Por Peso Prﬁpiu

AR=35,GGGK9.

~ b) Por §/C :

Momento - En B ¢

R’.«

g = ~Lulb

.

liomentos en A

éB xL =1x0.31L

0

0 << % < a

V

- = 35,000 - w x = 35,000 - 3186 x 6.6

= 14,000 Kg.
Yop- '
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. 3 % ) |
L L [‘ A _[ :._,l.:..,‘{.
X =0 S :
) ‘Lm 0 ‘ £ =0 # V = l
X = 1 = |
’ vm J l( = 1 / V= .
l
X=a , -
Vm _:_E_ x._;a ; V=L-UE3L
L
V = 0.7

Vsfc =116 x 0.7 + 11.6 x 0.48 + 2.92 x 0.3 = 14 56 ™

vTﬂt.= 14,000 + 18,200 = 32,200 Kg.

?EoR ewp ~ * |
Calcular 1a arméqyrd principal y el acero necesarig por esfuerzui-
cortante que necesita la viga sardinel de un puente losa de.10 m;

de 1uz, $1'é1 espesor calculado para Ta 1o0sa es de (.55 1 y 1a so
brecarga a considerar es del tipo H20-516. | e

Para sard . = 0 = f
rdinel : M, = 0.1 P C; - - (1)
A o
3,281+125  3.28x10+125 ' 1-8> ol
::,I 5- 1.3

En (1} :-



T Y P T T T T T T T T T, T e e T T Ty T
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Bote = 0, & GO0d K

1 7

‘ - P
f.pp g [:j-_ upp ] D (,f]

wppzo_zsxu.aoxzaoo 2 480 Yoy

‘gn (2):

Mep = &« 480 x 10°

11 = 6,000 Kg-m.
PP ?

M -M  + M =10,400 + 6,000 = 16,400 Xg-m.
T0T.  s/c PP '

B

d_\/ v Jlﬁ;mﬂxIGUK-m . 69 em< 75 oo

No se puede rebajar porque han colocado
- 25 cm. Libre

hg oM. 16400 .4 2 S
by J-d 140040.875%75
=8T] 16 - 16
T = m 2 .8 8
_{ 4.27 - |
h e - f SMga0
-J!w ; j!‘ . ——4d Ry X105 Px10+Px5.73+Qx1.46
-35‘!..'8-”1 mu , _
| - =12 n
sm LT[ L Vg = 12,870 Ko.
- 27N

- 7h -
*l UDH»
o x1.3°7 10,400 ¥q -~ 1.
t] x ¢ " *
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L20<b =<7 .30

- para losas cortas : b = .20
A para losas cortas : b= .25
- para 1osas 9 y 10m.: b = .30

d=Hh <5 =65 cn.. ‘ |
s USANDO b = .25

Mp = 25 X .JQX 2,400 = 420 Kg/m.1.
N 420582
pp = 3,360 Kg-m.
HSZc =0,1.P1 , P= carga de 1a rueda + pesada-= 8,000 Kg.
h 1 = Tuz =8 m,
C; = 1.3, no se considera E.
Mo = 0.1 x 8000 x 8 x 1.3 = 8,320 Kg - m.
Megr = Mo = 3360 + 8320 = 11,680 Kg - .
4=\ [1l680x 100 _ S

13.8 x 25

aunque "d" uhteqfda es menor, no se puede rebajar por haber colocado
sélo 25 cm. hbre‘ S

““CALCULU‘DE'ACERDS

AL M 711,680 x 100 o AT,
Ao et = X a7 s 31
_ - Ts 3% 1400 x .875x65 - - - - -



YPP . wji-- i:‘-ua-—“a Q 2 1 ,Gﬂ() Ky
P P

ZMA eY U

Bl — o ol Aimie N RB1 = Pa
-y 4.27 3. 13

\' _
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Y T, E—— &B . .pa ~_ 5000x4.27 _ 4,270k
| ’[ 8
Ry RB
11,7
: I A = P ( 14b)
8,000 ° Ry _P_(1+b) . 8000 (8+3.73)
1

Vsfc = 11,710 Kq.

sl

*"Calculo-de E.  E'=

4 + 0.065

£F =43+ 010§

Yo

5.97 pies

{ 3.28 x 10 =

= 1.81 m.

R, = 11,710 Kg.

8

= (0.60 m
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e7) 0.6
5/¢’ = T * 12,870 x 1.3

CALCULO DE CORTANTES

La vigd sardinel tomars Q
£

v .
.sfc = 5 570 Kg,

al Cortante por Peso Prnp}n

V. _wl _ 480 x 10 - |
pp 2 .h 9 i 2,400 Kg.

VTOTAL = Vs/c e Vpp = 9,570 + 2,400 = 7,970 Kq.

b} Cortante gue toma‘el concreto -

V. =bvjd v=3%T'c=6.3(R.Concreto Ci-14peo)

V =25x6.3x .875 x 75 = 10,300 Kg > 7970 OK.

C

Se va a necesitar estribos por fuerza cortante.
Verificacidn por carga horizontal.

o '

- Para 1 m.
. M=750 x .25 = 187.5 Kg-m.

~ con este Momento verificar altura Gtil :
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Lucgo se requiere estribos

A, . _ 0 . lB?_.SXIUﬂ__ = 0.8 cm
£ i° 14€0 x .875 x 21
estecim. fixim @ 65 cn. e .= 60 cn.

r _ = Ve (25“4)
a zn), LI FBZ.:? = 3.69 <<21F
i%b ‘s 13.81

2

UDHCONECTA.COM
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Los estritas oolecados por censtruccion que toman Ta carga horizon

tal, s 1os estribos pinizos.

PlogLeMA —

Se tiene o aente Tosa de 12 - 16 - 12 m. y de seccidn constante

Ca cc*';:rem ay=2ra, de 0.50 no. de alto.

Calcular el mxento por cetro de ancho, que se produce en la sec
citn ¢zl cenlyo c2 Tuz del trezo central, existiendo también una
carca coorestrada de 7,000 Kg. ubicada en el centro de Tuz del tra

- D izierdo.

"7,6M gg.

Y

el e ot it
A% §-® & ¥

Q

4P = 0.5x 1 x 1 x 2100 = 1200 Kgem.

.L-!__FB i _ 1 ‘
“rErTIE T 0 Rt
=3 .1 _1
T T
iy
C,..=1 . e - 16
i Cea Cep 1, 1
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| lomentos de empotramiento perfecto._‘

*) # | o

PP, 19 TR T 1200x16°
. = S e ee— o VALY . =
. BC FZB , T3 | 17 . 25,600 Ka-m.
H o | M v i 1209 X 122 - 4 F
'BA o | AB 12 . 1 3400 Kg- ITL.
A B c | D
1. 0.5 0.5 ] [ 0.5] 0.5 | 14
|-14.4 + 144 |-25.6 25.6| -14.4  + 14.4
1+14.4 + 7.2 * | - 14 4
0 + 2.0 |+2.0 +1.0]-7.2 0
L - Y TV -
| | - 0.15] - 0.15 |
| 24.25 | 24 .25
1 l
|
|

| ' an -
24.23  |-24,23] [24._25[ 44{5_‘[ | Ej

-

- g B ol G IR e 4 '
c = "gn = " g T80 X126 500 kg - m
8 —
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| | - D
A B . ¢ |
(0.5 [0.5 ] 0.5 [0.5 | [
+ 10.5 |
5.25
- 7.87| -1.87 O o
) |+ 0,99 - - 3.9 B
- 0.5 | -0.5 -1.97, +1.97
+ 7.38| - 7.38 - 0.25_ |
| | +0.12] + 0.12
- 2.09] + 2.09
+ 7.38|- 7.38] -2.09|+ 209 [0]
Diagrama de Momento Flector.
- 24.23 |
* J“ 'LL | N\ M
\ "' “IHI' p.p-
- 14.17

, 12 . _ 2 _
. ‘f’Lla 24,23 = 1.2 x 167 _ 24.23=+ 14.17

l 8 M_ .p.= 14.17 T2 m

i . '
Ancho Efectivo ¢ ¢ _ 4, 0.06 (3.28 x 16 ) = 7.15 = 2.18
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;- .28 <7 0.3 Vo ™ Ci = 1.28

o Ko

or B E - 1 - x
HSfC 2.8 % 1.48 % i = 1.5 T, - .

_ MeL = 14.17 = 1.56 = 12.61 Tn - p

Para un pucnte colgante de las siguientes caracteristicas-

1 = 120 m.
11- IZ - 33 m.
. B . 2
E=1.3a1l.5x 10" Kg/en
= AL
A = 118 cmz_iﬂﬂ;?.( Area del cable )

Calcular :

ia carga axial y el momento flector maximo producido por el peso
prepio de la estructura.

Cuinto aumenta 1a flecha del cable para una sobrecarga de 12,CC0
Kg., concentrada en o] centro de la luz del puente.

| i

N _ 1

N
R

| v = 3000 B
TAVAVAVAVAVAVAVAVASS By B

\ ']_1 }. ) | %_#]2 ;{:_
.—1— ' | |

- Calculo de H por peso propio :




- A =
PP = 3,000 Kg/m.
T e .
n-=s ] = -1—120—- 0 1 .
§ = 1513.;1;Elg.=.ﬂil
8f 8nl &n
_ 3000 x 12G _
o= 850 450,000 Kg.

|

* La tensicn o relacidn de 1la
torre es el doble de Ta com .
ponente vertical.

Vomento Flector Maximo en las Torres

ye3E1

h
14.7

h=12+15+01F°f
H 1

4 II

i1

H Sec L SenCX
HT a&k

0.4 H
2x 0.4 xH
0.8 x 450,000

R = 360,000 Kg.

450,000 x 33

A

A1 = PRX 1 secon

EA. . 1.3 x 10° « 118

x.1.2942

UDHCONECTA.COM
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12 m.

v 3 x 0.12 ‘
L I = = i
El = 0,0

M=1.6.x 107 g g

e
e

Aumento de la Flecha del Cable -

2 4
B 15-40n° + 228 n,

Asre (14 12)

’ 16 n (5-24 n2) " EA - Sec’ex
n=0.1 Hs/c _ .074 i} lzg?g = 30,000 Kq.
Af=15-0.4+0.0228 _ 30,000 x 66 6
1.6‘(5 - 0.24) 1.5 x 11 x 8 x 10
_ 28'862,856

AT = ~13337037,000 = 0-026 m.

AFf = 2.6 cn.

PROBLEMA

Calcular la tensidn maxima que se producird en los cables de un ?qu
te colgante de 130 m. de luz y 13 m. de flecha, asi como Iaitenmfm
dé rotura con que se entrard al manual prara determinar el tipo dc ca
ble que se usar4d. ET1 peso propio del puentc de 2 vias, esﬂd? BG,OQD
Ka/m, y la sobrecarga considerada un H20-S16. Se ca1cular? 1gua1ien-
te Ja longitud inicial del cable, si las proyecciones horizontales -

de los fiadores son de 42 mn.



w

-
"
.....l..,
I
b et
Z
B |
o
s
]
v
W
o
2
o
Ry

" lpax =HSecoe JH =H__ +H

2 2 -
By _w1% _ 3600 x 130° | gge ong g,
8 f 8 (130x0.1) ;

P
ara el Hs Jo

H20 - S16 ——> P - 12,000 Kg.

ws[c =_960

1#;1-..5 .

H

2 + ) = 372,000 Ka.

0.8 0.4

_ z 860x130 12,000
s/c

H 1oTAL = 585,000 + 372,00

" oTAL = 957,000 Kq.

e —

Y o M e —

Tension fiaxima @

Thax = 1'030,689 g

e
C——

Tensibn de Rotura : i |
vl —
Tp = 3.5 THAX : F. 8. =3.5

To = 3'607,411.5 Kg

UDHCONECTA.COM
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~ cada Toron absorve " me b -

l ( -

T _3'607 311 .5

R = .
12 = 300,618 ¢4
fﬂﬂ ﬁ..:t,(:' Va] i ¢
nual, Or se entra al Ma-
ﬂ = 2 lldu*
e +Hm s 2

PROBLEHMA

Para un puente colgante de 140 m. de luz y 14 n. de flecha s¢ ticne
como peso propio 2,200 Kg[rﬂ

Calcular :

La tensidn total de rotura con 1a que se entraﬂa al Manual para de-
teminar el tipo y ndmero de cables, s1 1a sobrecarga es una caraa u-
niforme de 700 Kg/m1., y una concentrada de uUOU-Kg/m].

Cuanto habrd que desplomar las torres hacia el anclaje, antes del mon
taje para que queden lcm. hacia el anclaje si los cables tienen un &
rea de 155 crn2. y la proyeccidn horizontal del fiador es de 42 m.

El manento flﬂctur en la secmﬁn 0.31 de la vlga de rigideZ para 1la
misma sobrecarga. | |
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2
w1 AR TARE L
Bos & BB = 2500 x 140" . 420,000 Kq.
8 f 8 (140x0.1)

w1 p
s/c 58 - 05

H .,  700°x 140 . S,000 _
s/c = 38 e+ Sk 14?,500 Kg.

Huax = 420,000 - 142,500

Vogpy = P, 20 1
Tuax = Huax 280 _

Sec o< = 1,077
— ' : 1

THAX 562,500 % 1.077

Typy = 605,812.5 K.
.

q0T = 32 Thax =
3.5 x 605,812.5 = 2'120,344 Kg.

TooT = 2,120.3 Ton.

Dara un' Trot

. aale 176.6 Ton ~——-> Manual
g 111718
- Desplome : |
' Ho (1 ) *
a1 = —op 1w 1ol Secd o<
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S dan un valor de E, tomar o] 701 .

= Sl e, ¢

: H
- - : 1;‘!
Si dan 2 0 mis valores, tomar el mennp '

i B I

Para Hs/c tomar el mayor

Para este probloma + E =70 % E dado

Al _ 420,000 x 2 x 42 x 1249
0.7 x £ X 1.55

\ Dato que.
40612.6

Lonaitud a desplomarse :'"_@_}2_+ 1

Momento flector en la Seccidn 0.31 de la vica de rigideg.

[DIED]IEDIDID ga.
J/ 1 = 140 n. 7]‘

’ . P |
0.3; = &em. - m=w -H o

J,‘=i1-2“:—5——-.(1 -3 ]

1 = 140 m., =13 m.,X

Reemplazando:

Y = 11.76 m.
e

W = 142,500 ( 11.76 ) = 1675.8 T = -

y.

UDHCONECTA.COM

Solo se analiza para sobrecar-

= 142,500 Kg.

siendo- :

i 02 I



w R} =

e = R, = 53,000 Kqg,

j i

8,000Kq , 5
1’ = 53,000 x 42 - 700 x 42°

)] 700Kg/mi . Hd X
E:ﬁgizilﬂilﬁgh : g

/ \ B

dem * .
. | M = 1,608.6 Tn - m.
R. =53,000 R ; .
R | B=33,C00 ° 4 - 67.2 Th - n
” : H' _ H _ e 2
b
PROBLENA

'Se tﬁene un puente colgante-de las siaquientes caracteris*icas:
1=10m. , f=12nm., ]1=12=32m.

E=1.32a1.5x10° , Peso Propio = 2,000 Kg/m.

S}C = H20 - S16 - , 1 via de trinsito.

‘espaciamiento de péndolos = 6 m.

- Calcular el diametro de los cables principales, si se colocan 6.

UDHCONECTA.COM

L;:;-:J

Cd

bles por banda. Calcular también su Tongitud gecmétrica total y el -

diametro de los péndolos, si usa cable de acero -

_-Cablé_Tfpo ST ' | ‘Carga de Rotura ( Kg )
1 - . . 55,300
1 1/4" 87,100
1 1/2¢ | 125,000
1 3/4" - 170,000
2'ﬁ ' 222,000
2 1/4" . 281,000 -

| Cﬁ]cu}ﬂ de HHAX . | . o n =l—.if_. = 0.1
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i A]

2
WL _w1° . 3,000 x 120°

e === = 450,000 o
8 f 8 (120 x 0.1) o T

Moo - WL P 960 x 120 12000
S/€ 0.8 0.4 008 Y g = 1AL 7y,

MAX = 450,000 + 174,000 = 624,000 Kq.

T nx - HHAX Sec ol = 524,009 b A 1-0?7

THAX = 672,048 4g

e,
=,

Trot = 3.5 Tysy = 3.5 x 672,048

- TogT = 2.35?.1§§_Tn.

. Jrot _ $ ;
Ty = 15— = 196Tn .. Se gl}ge g 2

Calculo de 1a longitud geométrica total :

L=1(1+ g_nz - 32 n4 AL ) » n=0.1
- 3 5 '
L =120 ( 1 + 0.0266 - 0.0006 )
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Ly=L+ 20k, =123.12 + 2 x 34.50 = 192.12 m.

| Longitud Géﬁmﬁtrica ¥

P ~_wda " w7 = Peso Propio |
| d = Espac. entre péndolos
a = Ancho-de 1a via. '

P =- 3133{_] x 6 x 3.60

= 32,400 Kg.
) _.

. Schrecarga :

8,600 - 8,000 2,040

| | | 1=28,000x1.73
73 4-27 4.27 | Rtk
7? 4!‘ z!’ —;lL— : + 2,000 (10.27)
Psc = 8,000 + _8000 x 1 73 + 2000 x 10.27
6 o

T ;_ ( 13,730 )_ = 9511 Kg.

Ps/c- - 9:611 Ka.

—_—
_——----—-—..._.._________
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"ToTAL = 32,400 + 9611 = 42,01

PuAnUAL = 3 x 42,011 = 126,033 ko

é\ﬂ 1 3/4n

h—l-i-_.,.ﬂ = - W iy
T H'F"-.'-;--'._--I‘T-‘.'

PROBLENA

Para un puente colgante tr1art1cu'|ado de las sigmeﬁtes I

caracte
risticas: -

-

= 48 n.

1 =130 m. f =13 m., ]1=1

2

A= 136 cmz s E=1.3 al.6 x 10B Ko/m

Npp = 3,200 Kg/m'l. . S/c + H20 - S16 ( 1'via ),

Calcular que desplome habrd que dar a las torres, antes de iniciar
el montaje, si se quiere que con el puente"teminada, queden con
un desplome de 1/3 de la deformacifn por sobrecarga hacia las an -
clajes. Calcular el momento y corte de esfuerzos miximos positivos
y negativos, que se presenta_rén en 1a viga de rigidez para una sec

. €10n de 30 m. del origen izquierdo.

H20 - S16 ~—>- 960 Kg/m. , M = 2,000 Kg - m.

Torres

V = 12,000 Kg. - -
L &Y 9 H( 1+ 2) Séc3m >00$P10m° de

A E

H | Wi p 960 x 130 . 12,000 _ 186,000 K
_ . _ K 130 - = 186, q.
0.8 Y947 T 0.8 - 0.4 - "

-——-_u -
5 il e — -

0.8 C.8

pp Wl 3200 x 130 520,000 Kqg.
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- Desplozes @

&-lpp _ ‘H__( Il + Ia-}-

AE
Al 520,000 MMS]@ codcn - 491920,000 ) o4
136 x 1.3 x 10 176'800,000 |
Ah lEF’ ;= U.35ﬁm_
,ﬁ&]sjc:= 17'855,000 x 1.249

-176°800,000

'4}15/6 = 0.12 no.

Desplcze tatal en cada torre :

ﬁ”EP + 1 Al e _ 0.35 . 0.12

2 3. 2 ) 2 6

2 torres
| Al = 0.195 m.

L

Fozentos. Maximos Positivos y Negativos :

. a) Por carga repartida :

Moy = P X ( ];i) ( 1-2x) _ 960x30 (130-30) (i20-
R ey (130-30) (120-60)
2 (3x 130 -2 x 30)

"hAX = 305,454.5 Kq - m




H=2.5m"

2.5 _mn
65" 30
Luego :
np=2,5-1.15=1.35m.
My =1.35Kg - m
Ordenada del Cable :
Yo 32 ( 1) -2218 230 (4553
1 . 130
Y = 9.23 m,

Por Semejanza :Q\ Blﬂo UV ABpot

. ir

—

Por semejanza -

b} Por carga concentrada

ABC

N n=1

-—l—m——" 65 _'l-a-—?'tr=1.625 Kg'm.

rs = 2.5 - 1.62 = 0.88 Kg - m. -

HI’$ 0.88 Kg - m

R e sl =- -

- Momento Maximo debido a 1a Carga Concentrada :

H = P My y=8000 ('1.35) 9.23 = 99,634 Kg - m.

UDHCONECTA.COM
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AB C

.15 Kg - nm.
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Hoap My y = 8000 ( G.88 ) 9.23 = 64,973 Kg - m.

~ Vomentos Faximos
M.~ = 305,454 + 99,684 = 405,318 Kg - m.
= - = 4 3 K - M.
M ay = 305,456 + 64,979 = 370’.3 g

Esfuerzos de Corte

Calculo de 1a Tg # por carga repaftida,

.. = 32.5 ,  La Seccidn estd a la izquierda de 1/4

4

" (1) para caroa repartida :

2%l 13 3 530
S 1T T3
(3- 4x) . : - 3-0.92
—3 | . _ .

Vuax = 147,851 kg

(2)  Para cargca concentrada:



Sy I

hy = 2.22
2t Ys  4e
100 130

H
h
-
™
Y
w
vy
L

£
Yuay =241 Tg g P

Viay = 2.22 Tg 6  P = 5,735 K,

CORTANTES MAXINOS =

+
Vaax TOT 154,075 Kg.

¥

ViAX TOT = 153,585 K.

e I —————
— s .

= N P =

UDHCONECTA.COM
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Se tiene un puente coloante con las siguicntes caracter{sticas :

1=130m., f=13m., 1. =1

1 = 40 m.

2

£ = 1.4 x 1.6 x 10° kg /em? , ) = 3,200 Kg/m.

s/c = H15 - 512 (2 vias ], A 2

TOTAL = 165 cm

Calcular Ta fTecha de nontaje que habrﬁ de darse a los cables, al
1n1C1ar el montaje.

[l = 720 Kg / ml.

S/c eﬁuiva]ente :

p 6,000 Kg

AN

5,000 Kg.
Para 2_vfa5 4
H=1,440 Ko / ml. P = 12,000 Kg.

Calculo &e H:

I '

"op = BBL— - X L0 550,000 kg.
Ho, _ wl P _ 1440 x'130 . 12,000
Sle =08 * o7 0.8 Y0

s!c 264,000 Kg.

Cilculo de Al :

. H ' | "
Aol (3,016 7). 520,000x130  1+0.16
ER | 377 14x10 x165 @ 3

AL = 0.3082 m.
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Sec® o ._520,000 x 40

E A - ;

Al |
—bBp = 0.1124 m

165

——ﬁ__c3.*254060-4 |
gn | oc N =m XA
1.6 x 10°
Al

—S/c_=0.0499 m

Al = -1 oo 4 ___%__ Al /. = 0.1128 + 0.0249 = 0.1373 n.

Al = 0.1373 m.

como 1, =1, , se dobla el valor obtenido :

A1 =2 x 0.1373
Al =0.2745 n

Tl

Tanteando valores :

Suponiendo fm = 0.92 f - 11.96

_fm _ 11.96
n=3 = 33 0.092

H 15 é_z'_;OOD 14130 3 + 0.13
} = 7, 75-0.20) | 1.4x10° xI65 3

5f1 = 0.65 m.

i
a—— e




