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ARQUERIAS DEL HIPODRONO

CALCULO DE LA SECCION EN QUE NO HAY PILARES CEN
TRALES

LOSA DE CUBIERTA.-

Calculamos con una luz de 10 metros y una
sobrecarga mévil de 300 Kg/m® mas una sobre-
carga fija de 100 Kg/mZ Total 400 Kg/m2

El peso propio le consideraremos descom-
puesto en el correspondiente a la parte rec-
tangular y el correspondiente a la parte
triangular, por estar la losa mas peraltada
en el centro que en los extremos.

El momento flector mdximo teniendo en

cuenta esta carga triangular del peso propio

serd:
1000~ 480 L
WP L 1.24p 2890 L SEE. o THE S -
] 8 2
480 ; 5,00 ) = 19.600 m/Kg.




El coste correspondiente a una pieza
de hormigdén armado de seccidn rectangular

viene dado por:

MP
a
0,000 1 ¢ b Py + 0,00000073

en que las unidades son el kilogramo y el

cent{metro, siendo P, el coste del me-

tro cybico de hormigdn, que para nuestro

caso es 131,00 Pts; P, el coste de la

tonelada de acero o sea 908,00Pts. _c¢ el
canto de la pieza, _b el ancho de la par-
te inferior, _a el ancho de la parte su-
perior, 0,00000078 el peso del cent fmetro
cibico de acero, y _M_ el momento flector
en centf{metros kildgramos, siendo _c¢ 1la
variable.

lgualaddo a cero la derivada de esta ex-
presién respecto a _c obtendremos el coste
minimo.

Podemos escribir por tanto:

c=Vo,oo'75 1.960,000 ; 998 _ 53 cns.
100 A

Ahore bien, como para el momento flector
antes hallado no podemos pensar en resistir-
lo con un canto como el obtenido, vemos que

el mas econdmico serd siempre el canto mas



pequefios que dentro de los limites de re-
sistencia podemos fijar.

No gqueriendo que el acero pase
de una carga de 1.100 Kg/em® ni el hormigdn
de 50 kg/cm® la seccidn resistente de menor

canto que podremos emplear serd:

Ancho == 100 cms.

Canto util = 48 =

Canto total = . 55 =
Armadura de tensidn = 9 ¢ 25 p/m.l.

/-
Armadura de reparticién = 8 ¢ 12 p/m.l.

La carga del hormigdn a esfuerzo cortante no

pasa de 3,00 Kg/cm?.

VIGA DE FACHADA.-

Estas vigas tienen una luz de 6,00

metros y las cargas serdn las siguientes:

Carga transmitida para la losa: 8.900 Kg.

Peso de la cornisa: 700 »
Peso propio: 1,350 »

10.950 Kg/m.l.

Estas vigas las estudiaremos como
apoyadas en sus extremos, separando unas de

otras con su correspondiente junta de hormi-



gonado para evitar la continuidad que podria
ser peligrosa dada la gran rigidez del recu-
brimiento pétreo.

No supondremos como resistente la
parte de viga que hay por encima de la cara
de la losa, cuyo objeto es exclusivamente
sujetar la carnisa de piedra; para evitar
que esta parte de viga esté sometida a com-
presién, la cortaremos transversalmente de
metro en metro en toda la altura desde la

cara de la losa.

MOMENTO FLECTOR MAXIMO EN EL CENTRO:

2
Mf = 10.950 x -Q-L%Q—-— = 49.000 m/Kg.

Por el mismo procedimiento emplea-
do anteriormente obtenemos para canto eco-
némico de la pieza, 100 cms. Canto suficiente
para con una armadura inferior, compuesta de
4 ¢4 35 mas 2 § 25 y contando con un ancio de
viga de 40 cms. conseguir que las cargas tan-
to del hierro como del hormigdn no pasen de
las previstas.

Los estribos necesarios para resis-
tir el esfuerzo cortante son: 2 estribos de

12 m/m a 13 cms. de separacién en el arran-




que, aumentando esta separacién hasta conver-

tirse wn 26 cms. en el centro.

PILARES .-

Comprobaremos el pilar bajo la ac-
cién del viento soplando en sentido trans-
versal a la arqueria y con una intensidad
de 150 Kg/m®. La flexidén total para la al-

tura de 10,60 serd:

1,52 6 180 x 10,60 = 14,400 mn/ke,
10°
0,65 x 150 x o i 4,900 »

19,300 m/kg.
esto es para los dos pilares o sea 9.650 m/kg
por pilar.

La carga axial teniendo en cuenta la
transmitida por las vigas ¥y el peso propio

del pilar serd:

Dos vigas de fachada: 66,000 Kg.
Peso propio del pilar: 12.000 »
78.000 Kg.

SECCION VIRTUAL.-

Hormigén (60 x 65) = 3.900 cm=,
Hierro (6 4 35) = 865 »
‘ 2

4.765 cm o




Cargas de trabajo:

Carga en el hormigdn por flexidn: 38 Kg/cm2

" ” ”» » compresidén: 16 7
54 Kg/cmg
Carga en el acero por flexidn: 7 Kg/m/m?
” » » » compresidn: 2.5 n
9,5Kg/m/m2

CALCULO DE LA SECCION EN QUE HAY PILARES CEN-

TRALES

LOSA DE CUBIERTA.-

Calculamos esta losa con una luz de 5,00
metros apoyada solamente en dos de sus lados
y con cargas iguales a las de la solucidén an-
terior, es decir;

Sobrecarga mévil: 300 Kg/m2

Sobrecarga fija: 100 »

Pesos propio: 480 ”

El momento flector mdximo considerando la

continuidad de las losas, serd, en el centro:

M, = 880 x 5% x 0,074 = 1.610 m/kg.
y el momento flector en el arranque central de

cualquiera de las dos losas, serd:

Mg = 880 x 5° x 0,125 = 2.750 m/kg.




El esfuerzo cortante médximo es:
880 x 2,50 = 2.200 Kg/m.l.
51 canto econdmico de esta pieza estudiada
como las anteriores seria de 1l cms. pero
para resistir estos momentos flectores con
las cargas fijadas de 50 kg/cmz y 1.100 Kg
cm® para el hormigdn y el acero respecti-
vamente, necesitamos adoptar las siguien-

tes secciones:

Ancho de la pieza: 100 cms.
Canto util: 18 »

Canto total: 20 »
Armadura de tensidén: 10 ¢ 12 p/m}l.

esto para la seccidn central, y en cua -

to a la seccidn de arranque:

Ancho de la pieza: 100 cms.
Canto util: 18 »
Canto total: 20 =

Armadura de tensidn: 13 ¢ 12 p/m.l.

VIGA CENTRAL,-

Esta viga tiene una luz de 6,00 metbos
y la suponemos apoyada en sus extremos. Ha-
remos como en la solucidn en que no habia

pilares centrales, que tanto esta viga como




la de fachada tengan una junta de hormigona-
do sobre el pilar.

La carga transmitida por las losas de
ambos lados es: 4.600 Kg/m.l. y el peso pro-
pio aproximadamente 580 Kg/m.l. o sea una
carga total de 5.180 Kg/m.l. El momento flec-
tor en el centro valdrd:

2
Mf = 5.180 x

= 23.200 m/kg.

El esfuerzo cortante serd:

T=25.180x3 = 15.540 Kgs.

El canto mas econdmico seria 60 cms. pero
por razones constructivas, teniendo en cuenta
la simplificacién del encofrado y la pequefla
importancia de estas vigas en la totalidad de
la estructura, elevamos este canto a 1,25
metros y con un ancho de 40 cms. en el nervio,
nos bastard una armadura compuesta de 4 ¢ 25
mas 2 ¢ de 15.

Para resistir el esfuerzo cortante , se
necesitardn dos estribos de 8 m/m a 15 cms.
de separacién en el arranque y a 30 cms. en

el centro.



VIGA DE FACHADA.-

Esta viga tiene una luz de 6,00 metros

y unas cargas por metro lineal de:

Carga de la losa: 2.300 Kg/m.1l.
Carge de la cornisa: 700 ”»
Peso propio de la viga: 580 ”

3.580 Kg/m.l.

El momento flector en el centro consi-

derdndola también como apoyada serd:

5
Mf = 3.580 x -——‘i-g-— = 16.000 m/Kg.

El esfuerzo cortante mdximo valdrd:

for la misma razdn que en la viga cen-
tral conservamos en ésta el canto total de
1,05 metros y con un ancho de 40 cms. nos
bastard colocar en la parte inferior una
armadura compuesta de 2 ¢ 25 mas 2 ¢ de 18
y los estribos necesarios para resist ir los
esfuerzos cortantes o sea: 2 estribos de 8
m/m a 20 cms. de separacién en el arranque,
aumentando esta distanciaa 40 cms. en el

centroe.




- 10 =

PILARES ¢ =
Log pilares de esta zona serdn:
Los laterales de seccidén igual a las an-
teriores, pero con una armadura compues-
tea de 4 § 35 y los centrales con escua-

dria de 45 x 65 los armaremos con 4 ¢ 35.

VIGAS DE ARRIOSTRAMIENTO .-

Proyectamos las vigas de arrios-
tramiento con una seccidn de 50 x 130 cms.
y armedas con 4 ¢ 25 en cada cara, agru-
pados a los lados de las vigas formando
como dos viguetas independientes. Con es-
tas secciones trabajando el hormigdén a 50Kg
por cm2 v el acero a 11 Kg/m/m® se re-
siste un momento flector de 8.500 m/kg.

Y como la luz puede considerarse
de 4,50 y la viga como empotrada admitird

una carga en el centro de:

P 8.500 x 8 . 68.000 = 15,000 Eg.
gl 4 1/2

carga muy superior a la que pueda dar el

andamiaje durante la construccidn.
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