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1. RESUMEN 

 

En esta tesis se realizará la comparación técnico-económica de un nuevo puente vehicular 

continuo denominado Inca Moya el cual se encuentra localizado específicamente en la calle 

Inca Moya, sobre el río Lurín, del distrito de Cieneguilla, al  sur este  de la  provincia de 

Lima. 

 

La comparación técnico-económica comprende el diseño estructural de la 

superestructura del nuevo Puente vehicular continuo Inca Moya considerando dos tipos 

estructurales, el primero de Concreto Armado y el segundo de Acero Estructural para 

después ser analizados y así contrastar los resultados tanto estructurales como 

económicos. Para realizar estos dos diseños se seguirán los requisitos establecidos en la 

Norma AASHTO-LRFD (2014). 

 

El objetivo de la tesis es la de poder demostrar qué tipo de diseño estructural es el 

que proveerá las mejores resistencias a las cargas estructurales y a la vez el que resulte 

más económico de construir, involucrando materiales, costos, tiempo, lugar y clima. A su 

vez, se plantea esta tesis como una fuente de consulta para futuras investigaciones y 

aplicaciones realizadas por estudiantes y/o profesionales de nuestro país. 
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2. ABSTRACT 

 

This thesis focuses on the technical and economic comparison of two alternatives for the 

structural design of the Inca Moya Bridge, located on the Lurin River, Cieneguilla district, on 

the southeastern part of Lima province. 

 

This comparison involves the structural design of the superstructure, considering two 

alternatives, firstly, a reinforced concrete structure, and secondly, a steel structure. The 

structural and economic results are to be contrasted. In order to carry out the analyses and 

design, the requirements established by the AASHTO-LFRD Code (2014) will be followed. 

 

The main objective of this thesis is to investigate which alternative will provide the 

best structural performance under different types of loading, and also considering economic 

parameters, such as materials, costs, time, location and climate. At the same time, this 

thesis is intended to serve as reference source for future research and applications carried 

by Peruvian students and/or professionals. 
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3. IDENTIFICACIÓN DEL PROBLEMA 

 

Los puentes son construcciones de suma importancia desde la antigüedad, son cruciales 

para el transporte de vehículos y de personas a largas distancias.  

 

 En la actualidad ha habido un aumento en la demanda de transporte y del tránsito 

vial, el cual ha generado consecuencias importantes como el incremento excesivo de la 

congestión lo cual genera demoras. Por este motivo los puentes deben ser los principales 

modos de acceso para llegar rápidamente a nuestros destinos y que permitan reducir la 

congestión vehicular y para esto deben ser diseñados de la manera más eficiente y a la vez 

económica considerando todas las normas y reglamentos de ingeniería aplicables. 

 

 En nuestro país es muy escasa la información que se tiene acerca de los 

procedimientos y detalles del análisis y del diseño de puentes continuos de concreto 

armado y de acero estructural ya que la mayoría de proyectos de puentes ya sean 

vehiculares, peatonales, combinados, ferrocarrileros o acueductos que han sido 

construidos en nuestro país han sido ejecutados en su mayoría  por reconocidas empresas 

extranjeras, de las cuales los ingenieros peruanos no han tenido mucha participación en 

este tipo de proyectos relacionado a los puentes. 

 

 Debida a la poca información no se puede hacer un buen cálculo económico de un 

proyecto de puentes ya que existen muchos factores que se dan en el diseño, estos 

variados factores  podrían ser desconocidos para los peruanos por la poca experiencia que 

se tiene en la ejecución de estos proyectos de gran magnitud y de suma importancia para 

la población. 

 

 Es por este motivo que en esta investigación de tesis se realizará  un análisis y un 

estudio técnico-económico del puente vehicular continuo “Inca Moya” que se encuentra en 

el cruce del Río Lurín en el distrito de Cieneguilla, en el cual se extraerá información de 

acuerdo a estudios que se realizarán en la zona ya sea de suelo, de concreto, de diseño, 

etc. Por estos medios se podrá determinar la factibilidad técnica y económica del diseño de 

un puente, las cuales servirán para proyectos futuros realizados en nuestro país por 

empresas nacionales, basadas en las normas peruanas y en la normativa AASHTO-LRFD. 

 



18 
 

4. FORMULACIÓN DEL PROBLEMA 

 

4.1. PROBLEMA GENERAL 

 

¿Qué sistema estructural será el más eficiente para soportar las cargas impuestas en el 

puente en el puente vehicular continuo Inca Moya, manteniendo la mayor rentabilidad 

económica? 

 

4.2. PROBLEMAS ESPECIFICOS 

 

¿Qué tipo de puente vehicular según su diseño obtendrá las mejores facilidades en su 

proceso constructivo? 

 

 ¿Qué tipo de puente vehicular es el más afectado por las condiciones de la zona al 

momento de su ejecución?  

 

 ¿Qué tipo de puente vehicular es el más conveniente para soportar su peso propio 

total en toda su estructura según el análisis realizado? 

 

 ¿Se puede generar en nuestro país una nueva línea de investigación futura en el 

uso de la Normativa AASHTO-LRFD como único manual para el diseño de puentes? 

 

5. MARCO REFERENCIAL 

 

5.1. ANTECEDENTES INTERNACIONALES 

 

No se encontraron antecedentes internacionales sobre comparación técnica y comparación 

económica para puentes de concreto armado y acero estructural, sin embargo como 

amparo tenemos investigaciones con ciertas similitudes a la investigación que se está 

haciendo en esta oportunidad, dichas investigaciones se mencionan a continuación: 

 

 Ochoa Espinoza (2008) hizo una investigación comparativa entre dos tipos de 

diseños de la superestructura de puentes de concreto armado basados en la norma 

AASHTO STANDARD y la norma AASHTO LRFD, las cuales fueron las muestras utilizadas 
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para desarrollar la investigación. Esta investigación originaria de Valdivia – Chile, tiene el 

propósito de estudiar y comprender las disposiciones de las dos normas, aplicándolas al 

diseño de la superestructura de puentes de concreto armado y así comparar ambos 

resultados. Se llegaron a analizar cuatro modelos de superestructuras de las cuales se 

utilizaron geometrías de 15 y 20 metros de luz en las vigas de concreto armado y tableros 

de concreto armado de 3 y 4 vigas.  

 

 Como hallazgos más importantes se concluye que la norma AASHTO LRFD es más 

conveniente a utilizar en el diseño de superestructuras de concreto armado, principalmente 

porque presenta un mayor ahorro de acero en los diseños de los puentes ya que utiliza 

factores separados para cada carga al igual que para cada tipo de resistencia. Mediante 

este método ha sido posible alcanzar una confiabilidad más uniforme en todos los miembros 

del diseño, esto es debido a que los diferentes factores de carga y resistencia reflejan el 

grado de incertidumbre de las cargas, de las combinaciones y del tipo de resistencia que 

se pronosticó en un principio. En cambio el método de la norma AASHTO ASD no simplifica 

el uso de las cargas de trabajo, ocasionando una gran variabilidad en todas las cargas del 

diseño del puente en general. 

 

 Romo Castillo (2015) realizó una investigación acerca de nuevas metodologías para 

el diseño de la infraestructura del puente Gualo de Acero original de Quito – Ecuador, esta 

investigación tiene como objetivo promover la utilización y/o actualización de las nuevas 

especificaciones basadas en la norma AASHTO LRFD y así poder conocer y a la vez 

analizar una correcta interpretación y aplicación en el diseño de puentes. En este caso la 

muestra que se utilizó fue la del puente Gualo, el cual tiene como tramo central de acero de 

135 m. de longitud y dos accesos de 30 m. a cada lado, también se utilizaron software de 

diseño como el SAP2000, CSI BRIDGE, SAFE, etc. los cuales ayudaron a desarrollar y 

modelar los diferentes elementos de la infraestructura del puente. 

 

 Los hallazgos y conclusiones más importantes fueron que la norma AASHTO LRFD 

permite realizar un diseño más ajustado y exacto, ya que así como las cargas se han 

incrementado más a comparación de la norma AASHTO ESTANDAR LFD y ASD, pues 

también se llegó a optimizar la utilización de la capacidad de los materiales como el acero 

estructural y los factores de carga concluyendo con un diseño mucho más equilibrado. La 

norma AASHTO LRFD también establece estados límites en el comportamiento de los 
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elementos estructurales en la subestructura de concreto, optimizando de esta manera las 

dimensiones de las mismas. En cuanto a los costos la norma AASHTO LRFD presenta un 

ligero incremento debido a que se han incrementado las solicitaciones del concreto y 

también las del acero de refuerzo. 

 

 Rodríguez Camacho y Venegas Ojeda (2011)  realizaron una investigación de 

diseño y simulación de un puente metálico con el propósito de diseñar el puente de 60 m. 

de luz y 12 m. de ancho bajo la norma AASHTO LRFD para una carga de 90 toneladas, y 

poder simular el comportamiento del puente mediante el software de diseño estructural 

SAP2000. La muestra de la investigación se llevó a cabo en el departamento de Quito – 

Ecuador. Los materiales e instrumentos utilizados fueron el acero estructural, la misma 

norma AASHTO LRFD y el software de diseño estructural SAP2000. 

 

 Los hallazgos más importantes de esta tesis fueron el verificar que el método de 

diseño LRFD considera una combinación de factores que amplifican y previenen 

eventualidades que podrían ocurrir durante la vida útil y el funcionamiento del puente de 

estructura metálica. Se acierta en que el puente de acero estructural presenta mayores 

beneficios que el puente de concreto armado ya que posee mejores características tanto 

en resistencia como en costo y tiempo, permitiendo así poder ahorrar más en las estructuras 

metálicas y a la vez diseñarlas con dimensiones más grandes capaces de soportar mayores 

luces que las de concreto armado. Se concluye también que los costos de la fabricación de 

la superestructura centran su análisis en los elementos de estructuras metálicas del puente. 

Adicionalmente se concluyó que el valor del error relativo entre el cálculo manual y el cálculo 

del software SAP2000 debe ser menor o igual al 10%.  

 

 Gómez Johnson (2008) realizó otra investigación comparativa entre las filosofías de 

diseño de las normas AASHTO para el diseño de superestructuras de puentes vehiculares. 

El propósito de estudiar la factibilidad de actualizar y modernizar el reglamento de México, 

la muestra de la investigación se llevó a cabo en la ciudad Universitaria de México utilizando 

tres tipos de superestructuras de puentes vehiculares simplemente apoyadas los cuales se 

basaron en las normas AASHTO ESTANDAR LFD y ASD, y AASHTO LRFD. 

 

 Las conclusiones de la investigación para la norma LRFD basados en términos de 

carga son que el carril de diseño no requiere de ningún tipo de carga concentrada y que el 
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modelo de carga viva está considerado por las filosofías de las normas LFD y ASD. También 

los factores de distribución de carga son el resultado del estudio de puentes simplemente 

apoyados, en los cuales su aplicación viene a estar limitada al cumplimiento de condiciones 

relacionadas el tipo de sección de la superestructura, el número de vigas, así como también 

el ancho del voladizo y la curvatura que se da en el plano. Respecto a la combinación de 

carga con el método LRFD se aprecia un factor de modificación de carga que involucra la 

ductilidad, redundancia e importancia. Estos establecen factores de carga máximos y 

mínimos en relación al tipo de efecto, donde si este es aditivo el factor de carga es máximo 

y si el tipo de efecto es negativo el factor de carga es mínimo.  

 

 Velandia Garay (2013) hizo una investigación similar acerca de una comparación 

Técnico-Económica de puentes con el propósito de conocer que diseño estructural es el 

más económico para que durante el proceso de construcción y diseño se logre la mayor 

optimización de recursos y poder entregar el producto final al menor costo. Se analizó y se 

diseñaron cuatro tipos de diseño de la misma longitud para un puente ubicado en la ciudad 

de Bogotá – Colombia, los cuatro diseños presentaron diferencias en el número de luces y 

en las longitudes de estas. Los materiales que se utilizaron fueron vigas de concreto 

presforzado y los demás elementos estructurales fueron de concreto reforzado. Los diseños 

de los puentes se basaron en el Código Colombiano de Diseño Sísmico de Puentes 

CCDSP95.  

 

 En la investigación se descubrió y se llegó a la conclusión que los cables de 

presfuerzo aumentan su eficiencia cuando sus luces tienden a tener una longitud del mismo 

tamaño, siempre y cuando se trate del diseño de un puente con tres luces ya que al tener 

luces más cortas las secciones son más esbeltas y necesitan una menor cantidad de acero 

de refuerzo para así contrarrestar la misma carga viva de la estructura a lo largo de su vida 

útil y otro factor importante al momento de realizar el diseño de un puente es el de analizar 

el estudio de suelos con el que se determina el número de luces a utilizar y la profundidad 

que deben tener los pilares y estribos en el diseño. 

 

5.2. ANTECEDENTES NACIONALES 

 

Al igual que en los antecedentes internacionales, tampoco se encontraron antecedentes 

nacionales sobre comparación técnica y comparación económica para puentes de concreto 
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armado y acero estructural, sin embargo como amparo tenemos investigaciones con ciertas 

similitudes a la investigación que se está haciendo en esta oportunidad, dichas 

investigaciones se mencionan a continuación: 

 

 Acevedo Laos (2015) desarrolló el diseño y análisis estructural para un puente con 

estructura metálica, tanto de la superestructura como también de la subestructura con el fin 

de generar un nuevo cruce a desnivel en una ciudad que amerite la construcción de un 

puente debido a la cantidad de tráfico que se genera en una hora punta. Decidió generar el 

cruce a desnivel en el cruce de las avenidas El Golf Los Incas y Las Palmeras con la avenida 

Javier Prado, y así esta última pase a ser un By-Pass y por encima colocar el puente que 

se diseñó en el cual se unen las avenidas Las Palmeras y El Golf Los Incas. Para este 

puente metálico se decidió utilizar un puente de sección compuesta, con vigas metálicas y 

losa de concreto, y se diseñó siguiendo la normativa AASHTO-LRFD. 

 

 El diseño tuvo resultados satisfactorios y sus hallazgos más importantes fueron el 

elegir las vigas metálicas W40x167 en la que no se consideró el  sistema de apuntalamiento 

puesto que la sección no compuesta soportará las cargas actuantes de la fragua del 

concreto y la sección compuesta soportará las cargas permanentes luego de la fragua así 

como también las cargas vehiculares y peatonales. También se eligieron apoyos 

elastoméricos  de neopreno los cuales cumplen un rol importante ya que deben soportar la 

acción de compresión, rotación y corte combinados, estos apoyos resistirán las acciones 

sísmicas debido al peso del tablero por medio de sus pernos de anclaje, y los estribos de 

concreto f’c = 210 kg/cm2 los cuales deben soportar los empujes del terreno y la carga 

sísmica ocasionada por el peso del tablero, y los muros de contención adyacentes 

únicamente soportan el empuje del terreno. 

 

 Fonseca Briceño y Linares Sánchez (2015) hicieron una investigación acerca del 

diseño estructural de un puente con vigas prefabricadas con el propósito de estudiar y 

desarrollar el diseño estructural de todos los elementos de un puente de 30 metros de luz, 

utilizando como elementos principales vigas prefabricadas postensadas las cuales serán 

distribuidas uniformemente en todo el ancho del tablero. El diseño será elaborado según la 

metodología del Manual de Diseño de Puentes. El puente se construiría encima de una 

carretera que cruza a la panamericana sur en la zona de San Bartolo – Lurín y así poder 

lograr que el tránsito de esa zona sea más fluido.  
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 Como hallazgos importantes en el diseño de este puente se tiene que las vigas 

prefabricadas recibirán la mayor cantidad de esfuerzos en la etapa de tensado, en esta 

etapa se debe tener sumo cuidado para que los esfuerzos generados en el tensado no 

superen a los esfuerzos admisibles de la viga y por esto las vigas deben ser ayudadas a 

soportar los esfuerzos del tensado en la etapa de servicio. Por lo tanto, para este diseño se 

analiza una etapa de tensado en la cual se tendrá que verificar los esfuerzos iniciales para 

así poder asegurar un correcto tensado de las vigas. 

 

 Seminario Manrique (2004) realizó en su tema de investigación una guía para el 

diseño de puentes más comunes los cuales solo presentan vigas y losa, este estudio lo hizo 

con el único propósito de proveer los lineamientos generales del diseño de puentes con 

viga y losa de acuerdo a las normas vigente hasta el año de su investigación, como 

muestras utilizadas fueron la norma AASHTO y la norma peruana “Manual de Diseño de 

Puentes” del MTC-DGCF  la cual se basó en “Standard Specifications for Highway Bridges” 

de la AASHTO. Para esta guía de diseño de puentes se explicó todo lo involucrado en 

puentes desde las combinaciones de cargas hasta todo lo referido a la superestructura, etc. 

 

 Los hallazgos más importantes son acerca de la prefabricación, esta resulta muy 

ventajosa porque disminuye el tiempo de construcción ya que las vigas pueden 

prefabricarse mientras que se construye la infraestructura del puente y de este modo se 

pueden eliminar los riesgos de trabajar en altura, y cuando se tratan de casos de concreto 

presforzado se llegan a evitar las dificultades debido al tensionamiento prematuro del 

concreto joven. Se mejoran las características mecánicas del concreto debido a que las 

condiciones de fabricación son semi-industriales, y también se aumenta el rendimiento de 

la mano de obra ya que se establece un ritmo de construcción. 

 

 Sifuentes Celis y Zevallos Elizabeth (2013) hicieron el análisis y diseño de un puente 

tipo viga – losa con el propósito de hacer real la ejecución de un puente que permita la 

unión de los pueblos para fines comerciales, culturales, sociales y deportivos que generen 

fuentes de trabajo, así como también el difundir y aplicar los métodos conocidos para el 

análisis y diseño de un puente. El caso estudiado fue el diseño y la construcción del puente 

Bellavista de la Red Vial Bellavista del distrito de Santa en Ancash. El puente tipo viga – 

losa contiene los siguientes elementos estructurales: el diseño, análisis y detalles en la 

superestructura, la subestructura y los dispositivos de apoyo. 



24 
 

 Como hallazgos importantes se concluyó que para el diseño de puentes los estudios 

previos de la topografía, geotecnia, hidrología, etc. son requisitos indispensables para poder 

definir todas las características que el puente deberá tener en su diseño. Para esto hay que 

involucrar a los medios humanos y técnicos suficientes para permitir tener un conocimiento 

completo y actualizado del diseño, y de esta manera poder definir la cantidad de los 

recursos necesarios, garantizando un empleo óptimo y eficaz en dichos recursos. Sobre 

todo se deben proponer varios períodos cortos de supervisión para la construcción y el 

empleo óptimo de los recursos necesarios en la ejecución del puente. 

 

5.3. ESTADO DEL ARTE 

 

5.3.1. Historia de los Puentes. 

 

Los puentes son estructuras muy importantes desde los tiempos antiguos ya que permiten  

salvar obstáculos como ríos, desniveles, carreteras, valles o simplemente para llegar más 

rápido de un lugar a otro. Los primeros puentes fueron construidos básicamente con 

elementos naturales, como el tronco de un árbol el cual se dejaba caer encima de un arroyo 

para así poder cruzarlo. 

 

 Con el tiempo las tribus americanas supieron crear cuerdas las cuales les sirvieron 

para unir los elementos de los puentes de madera. De esta manera aprovechando mejor 

las cuerdas fueron naciendo poco a poco los precursores de los puentes colgantes. 

 

 La civilización romana fue innovando su estructura con el uso de arcos y bóvedas, 

siendo así la primera cultura que comenzó a construir puentes de manera generalizada pero 

de materiales como madera y piedra, de luces cortas. Los romanos también construyeron 

acueductos para el paso de canales, utilizando los arcos. 

 

 Los puentes de la edad media sustituyeron a los puentes de la antigua roma, ya que 

gran parte de los puentes estaban destruidos por la socavación ocasionada por la 

aceleración y el incremento de la corriente de los ríos. Por primera vez se usaron pilotes de 

madera en los pilares del puente. También se disminuyeron los tamaños de construcción 

de los arcos, en donde pasaron a ser arcos rebajados, incluyendo fortificaciones en las 

entradas de los arcos. 



25 
 

 En los siglos XV y XVI, durante las épocas del renacimiento se comenzó a dar 

importancia a la estética del diseño de los puentes. Fue donde empezaron a utilizar el arco 

apuntado o también conocido como arco ojival. 

 

 En el siglo XVIII se combinaron los nuevos conocimientos adquiridos en Resistencia 

de Materiales con los antiguos conocimientos empíricos, creándose así en el año 1716 la 

primera escuela de puentes y calzadas en Paris, Francia. 

 

 Durante los siglos XIX y XX hubo nuevas mejoras en los conocimientos de 

Resistencia de Materiales y en Teoría de Estructuras, también se llegaron a impulsar y a 

implementar las técnicas de fabricación de los materiales como el concreto armado, el acero 

estructural, etc. A comienzos del siglo XIX se comienza a construir puentes con arcos de 

concreto macizo, el cual trabajaba solamente a compresión. Adicionalmente gracias al 

desarrollo de las industrias del acero estructural se construyeron puentes colgantes de 

largas luces como el puente Brooklyn, construido en 1883 con una longitud de 1825 m. y 

luces entre pilares de 487 m. tomando el record durante esos años. Fue también el primer 

puente que se suspendió en el aire mediante cables de acero. 

 

 Actualmente, los puentes han ido mejorando sus soluciones estructurales gracias al 

uso de recursos computacionales como los programas de diseño, los cuales son de gran 

ayuda al momento de analizar los modelos matemáticos del diseño de los puentes. Así 

como los avances tecnológicos en computación mejoraron y se implementaron, también 

progresaron notablemente los materiales como es el caso del concreto de alto desempeño. 

Los reglamentos de diseño de puentes de distintos avances mundiales son de gran ayuda 

para el análisis y diseño de cualquier tipo de puentes, tal es el caso de la norma AASHTO 

LRFD, la cual es una de las normas más usadas para diseñar puentes. 

 

5.3.2. Normativa y Diseño LRFD. 

 

La primera norma ampliamente reconocida para el diseño y construcción de puentes fue 

publicada en Estados unidos en 1931 por la American Association of State Highway Officials 

(AASHO), la cual es el organismo antecesor de la American Association of State Highway 

and Transportation Officials (AASHTO), dejando una gran acumulación de conocimientos 
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relacionados al diseño de puentes vehiculares los cuales sirvieron para continuar 

investigando y actualizando la data inmensamente hasta la actualidad. 

 

 Tanto las teorías redactadas y estudiadas en las normas como las prácticas 

realizadas en campo han ido evolucionando de una manera muy importante, ya que han 

servido para demostrar todos los avances logrados a través de las distintas investigaciones 

de la AASHTO como las propiedades de los materiales, el uso de nuevos materiales, 

análisis más racionales y precisos del comportamiento estructural, así como también los 

avances tecnológicos de maquinarias y de la informática, la cual ha ido creando los software 

de diseño estructural relacionados a puentes y que hasta la actualidad siguen 

actualizándose y sirviendo a todo aquel que se vea relacionado a investigar, aprender o 

aportar en la evolución del diseño de puentes basados en una norma conocida en la 

actualidad como la AASHTO LRFD Bridge Design Specifications. 

 

 Actualmente se han venido estudiando eventos extremos los cuales representen e 

involucren riesgos particulares para los puentes así como eventos o movimientos sísmicos, 

socavación, fatiga, corrosión, entre muchos otros eventos los cuales vienen aumentando 

cada vez más. 

 

 Desde el origen de la primera norma hasta el comienzo de la década de los años 

70, la única filosofía de diseño usada fue la del Diseño por Esfuerzos Admisibles la cual se 

le conoció por sus siglas ASD. Después a inicios de la misma década dicha filosofía de 

diseño se fue ajustando para reflejar nuevas variabilidades en la predicción de tipos de 

cargas vehiculares y de viento, surgiendo de esta manera una nueva filosofía de diseño 

basada en el diseño por factores de carga conocida como Diseño por Resistencia Ultima o 

también como la LFD antecesora de la actual norma LRFD, estas últimas toman en cuenta 

de manera explícita la variabilidad del comportamiento de elementos estructurales basados 

en métodos estadísticos. 

 

 La primera edición del Reglamento AASHTO LRFD Bridge Design Specifications fue 

publicada en Junio de 1994, la cual presentaba unidades del sistema inglés y del sistema 

internacional. Desde esa publicación se han hecho una infinidad de revisiones al 

Reglamento, la cual ha venido actualizándose con el paso de los años hasta la actualidad 

y con proyección a nuevos estudios y actualizaciones.  
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 Esta especificación LRFD que tiene por significado “Diseño por factores de Carga y 

Resistencia”, es una filosofía de diseño se encuentra basada en nuevos desarrollos en la 

Ingeniería de Puentes. 

 

 Este método de diseño LRFD toma en cuenta la variabilidad en las propiedades de 

los elementos estructurales de una manera explícita. La LRFD se apoya en el uso extensivo 

de métodos estadísticos que determinan acertadamente los factores de carga y resistencia 

adecuados para cada tipo de elementos estructurales. 

 

 También se destaca que el método LRFD especifica que los puentes deben ser 

diseñados para Estados Limites específicos para alcanzar los objetivos de constructibilidad, 

seguridad y funcionalidad, tomándose en cuenta los aspectos que tienen que ver con la 

facilidad de inspección, economía y estética. 

 

 La segunda edición del Reglamento o Norma AASHTO LRFD Bridge Design 

Specifications fue publicada en el año1998, seguida de la tercera edición publicada en el 

año 2004, la cuarta edición publicada en el año 2007, la quinta edición publicada en el año 

2010, la sexta edición publicada en el año 2012 y la última y más reciente edición fue la 

séptima edición la cual fue publicada en el año 2014. 

 

5.4. MARCO TEORICO 

 

5.4.1. Introducción a Puentes. 

 

Los puentes son un tipo de estructuras de gran envergadura que permiten atravesar un río, 

un desnivel, un abismo u otras estructuras, permitiendo un adecuado y seguro tránsito de 

vehículos, trenes y peatones. La estructura de un puente se divide en dos partes la 

superestructura y la subestructura. En la Figura N° 1 se puede apreciar las partes y la 

estructura de un puente. 

 

 La superestructura está conformada por una losa o tablero que es la que soporta 

directamente las cargas; armaduras, vigas, cables, bóveda y arcos que son los que 

transmiten las cargas del tablero hacia los apoyos. La superestructura es la que soporta las 



28 
 

cargas muertas (peso propio, losa, vigas, veredas, carpeta asfáltica, barandas, etc.) y las 

cargas vivas (vehículos, peatones, etc.). 

 

 La subestructura está conformada por columnas, torres, zapatas, estribos que son 

los apoyos extremos y por pilares que son los apoyos centrales, los cimientos son los 

encargados de transmitir al terreno los esfuerzos. La subestructura es la que soporta las 

cargas que aporta la superestructura, presión de suelo, fuerzas sísmicas, etc. 

 

 

Figura N° 1. Partes generales de un Puente. Elaboración propia. 

 

 En esta investigación abarca el diseño de un Puente de Acero el cual está 

compuesto por estructuras metálicas imponentes ya que estas tienen una alta resistencia 

que están conformadas por elementos longitudinales de sección transversal limitada, que 

resisten las cargas por la acción de flexión debido a que sus propiedades no cambian 

considerablemente con el tiempo. La construcción de estas estructuras es de manera rápida 

pero presentan un alto costo en su mantenimiento y a la vez se encuentran sometidos a la 

acción de corrosión de los agentes atmosféricos, así como también a los humos y gases de 

las ciudades y del mismo ambiente. Es por esta razón que el mantenimiento de estas 

estructuras viene a ser más cara. 
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5.4.2. Análisis de Elementos Prefabricados. 

 

Los elementos prefabricados son elementos que se fabrican con anterioridad a las obras y 

de esta manera los elementos se colocan directamente en la obra ahorrando tiempo y 

recursos y beneficiando así la facilidad y velocidad de colocación. Para la construcción de 

puentes se utilizan también las vigas prefabricadas que se dividen en vigas pretensadas y 

vigas postensadas. 

 

 Las vigas Pretensadas que se detallan en la Figura N° 2 son elementos que se 

tensan antes del vaciado de concreto para poder eliminar las fuerzas que se encuentran a 

tracción. Estas vigas se fabrican en un taller para luego ser trasladadas al lugar de la obra. 

 

 

Figura N° 2. Diseño de Viga Pretensada. Recuperado de 

http://es.slideshare.net/JONAER/estructuras-postensadas-y-pretensadas. 

 

 Las vigas Postensadas que se detallan en la Figura N° 3 son elementos que se 

tensan después del vaciado de concreto eliminando así las fuerzas a tracción luego de que 

el concreto haya fraguado completamente. Estas vigas se fabrican directamente in situ. 

 

 

Figura N° 3. Diseño de Viga Postensada. Recuperado de 

http://es.slideshare.net/JONAER/estructuras-postensadas-y-pretensadas. 

 

http://es.slideshare.net/JONAER/estructuras-postensadas-y-pretensadas
http://es.slideshare.net/JONAER/estructuras-postensadas-y-pretensadas
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5.4.3. Metodología AASHTO-LRFD. 

 

La norma AASHTO-LRFD presenta una metodología de Diseño por Factores de Carga y 

Resistencia, estos factores fueron desarrollados a partir de una teoría de confiabilidad en 

base al conocimiento estadístico actual de las cargas y el comportamiento de las 

estructuras.  

 

Esta norma presenta procedimientos de diseño que provee un satisfactorio margen 

de seguridad en el diseño de los puentes. Estos procedimientos de diseño son basados en 

los análisis de los efectos de cargas y la resistencia de los materiales los cuales han sido 

plasmados en especificaciones del diseño de puentes.  

 

La intención de los requisitos de las especificaciones de la norma AASHTO-LRFD 

es que sean aplicados en el diseño, la evaluación y la rehabilitación de puentes carreteros. 

 

5.4.4. Análisis de Sobrecarga Vehicular de Diseño. 

 

En la metodología AASHTO-LRFD la sobrecarga o carga viva vehicular sobre las calzadas 

de la estructura de los puentes es denominada también como HL-93. Esta consiste en la 

siguiente combinación: 

 

 Camión de diseño o Tandem de diseño 

 Carga de carril de diseño 

 

  El camión de diseño o tándem de diseño son los que se encargan de emitir o 

transmitir las sobrecargas vehiculares sobre las calzadas de los puentes en el carril de 

diseño. Se utiliza el camión de diseño o tándem de diseño como una simulación de cargas 

vivas, las cuales nos ayudan para poder analizar las resistencias, los desplazamientos y las 

deformaciones máximas ocasionadas en toda la estructura del puente.  

 

5.4.5. Camión de Diseño. 

 

La sobrecarga vehicular del camión de diseño combinado con la carga de carril de diseño 

se le denomina también HL-93K, generalmente se utiliza para simular los esfuerzos 

máximos en puentes de luces más largas. 
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El camión de diseño se detalla en la Figura Nº 4. Este posee tres ejes transversales 

de 1.80 m de ancho cada uno, el primer eje frontal es de 3.63 T (35 KN), el segundo eje es 

de 14.52 T (145 KN) ubicado a 4.30 m del eje frontal, y el tercer eje posterior es de 14.80 T 

(145 KN) ubicado a una distancia variable de 4.30 m a 9.00 m del segundo eje.  

 

 

Figura N° 4. Camión de Diseño HL-93K. Recuperado del libro de Puentes con AASHTO- 

LRFD 2014 (Seventh Edition) de MC Ing. Arturo Rodríguez Serquén. 

 

5.4.6. Tandem de Diseño. 

 

La sobrecarga vehicular del tandem de diseño combinado con la carga de carril de diseño 

se le denomina también HL-93M, generalmente se utiliza para simular los esfuerzos 

máximos en puentes de luces más cortas. 

 

 El tándem de diseño se detalla en la Figura Nº 5. Este posee dos ejes transversales 

de 1.80 m de ancho cada uno, ambos ejes son de 11.34 T (110 KN) sumando un total de 

22.68 T (220 KN), los cuales están separados a 1.20 m de distancia. 

 

 

Figura N° 5. Camión de Diseño HL-93M. Recuperado del libro de Puentes con AASHTO-

LRFD 2014 (Seventh Edition) de MC Ing. Arturo Rodríguez Serquén. 



32 
 

5.4.7. Análisis del Carril de Diseño. 

 

Una vez que se decide entre el camión de diseño o tándem de diseño a utilizar, este es 

simulado sobre el carril o línea de diseño el cual según la metodología AASHTO-LRFD es 

el que ocupa una carga distribuida de 9.3 N/mm dentro de un carril o línea de tráfico la cual 

se define como el número de carriles que se planea usar para cruzar el puente. Para este 

análisis el camión de diseño se debe ubicar en la posición más desfavorable de la línea de 

tráfico.  

 

Para la norma AASHTO el carril de diseño usa un ancho de 3.0 m y el carril de trafico 

utiliza un ancho típico de 3.60 m. A continuación se detallará el carril de diseño en la 

siguiente figura: 

 

 
Figura N° 6. Carga de Carril de Diseño. Elaboración Propia. 

 

5.4.8. Análisis de Sobrecarga Vehicular en apoyos intermedios. 

 

Para la aplicación de los momentos negativos en apoyos intermedios o internos se deben 

de cumplir ciertos criterios, los cuales se detallan a continuación: 

 

 Se deben de considerar dos camiones de diseño, uno a cada lado del apoyo 

interno, y estos camiones deben separarse una distancia mínima de 15 m. 

 

 Para las distancias entre los ejes más pesados del camión de diseño, se debe de 

considerar el menor rango de distancia 4.30 m.  
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 Los momentos y cortantes deben ser considerados al 90% del efecto de los dos 

camiones de diseño combinados con el 90% del efecto que transmite la carga de 

carril de diseño. 

 

 

Figura Nº 7. Aplicación de la Carga viva Vehicular en apoyos intermedios.  

Elaboración Propia. 

 

5.4.9. Peraltes mínimos para estructuras de peralte constante. 

 

 Para encontrar las relaciones de longitud de tramo y peralte para losas y vigas de 

concreto armado, concreto pretensado y de acero, se deben considerar ciertos criterios, los 

cuales involucran límites de profundidades mínimas explicadas en la Tabla Nº 1 recuperada 

de la norma AASHTO LRFD, y que inicialmente fue originaria de las ediciones anteriores 

de la norma AASHTO, esta tabla contiene las formas de calcular los peraltes mínimos que 

se utilizan tradicionalmente para el diseño de las superestructuras de profundidades o 

peraltes constantes, y de esta manera continuar con el predimensionamiento del diseño del 

puente. Los límites de la tabla se deben interpretar en el diseño a una profundidad total o a 

menos que se especifique lo contrario.  

 

 Donde: 

S: Espaciamiento entre vigas 

L: Longitud del tramo 

 

Ambas expresadas en mm 
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Tabla N° 1. Profundidades mínimas utilizadas tradicionalmente para superestructuras de 

profundidad constante. Recuperado de la Tabla 2.5.2.6.3-1 de la norma AASHTO LRFD, 

séptima edición 2014. 

 

5.4.10. Factores de Carga y Combinaciones de Cargas 

 

La norma AASHTO LRFD se apoya en el uso de extensos métodos estadísticos que 

calculan con gran precisión los factores de carga y resistencia aptos para todo tipo de 

elementos estructurales.  

 

El efecto total de todos los factores de carga y combinaciones de carga deben ser 

tomados como se muestra en la siguiente ecuación factorizada: 

 

𝑄 = 𝑛∑𝛾𝑖Q𝑖 

 

Donde: 
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n     =   modificador de las cargas 

Qi   =   solicitación de carga 

γi   =   factor de carga 

 

𝑛 = 𝑛𝐷𝑛𝑅𝑛𝐼 > 0.95  {

𝑛𝐷 = 𝑓𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑙𝑎𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑎 𝑙𝑎 𝑑𝑢𝑐𝑡𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑
𝑛𝑅 = 𝑓𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑙𝑎𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑎 𝑙𝑎 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑛𝑑𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎

𝑛𝐼 = 𝑓𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑟𝑒𝑙𝑎𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑎 𝑖𝑚𝑝𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑜𝑝𝑎𝑡𝑖𝑣𝑎
 

 

Las combinaciones de los resultados de las fuerzas extremas factorizadas se 

definen a continuación en los siguientes estados límites: 

 

 RESISTENCIA I: La combinación de cargas básicas enlazadas con el uso vehicular 

normal en el puente sin presencia de vientos. 

 

 RESISTENCIA II: La combinación de cargas enlazadas con el uso del puente por 

parte de vehículos de características especiales especificadas por el propietario y 

vehículos de circulación restringida, ambas sin viento. 

 

 RESISTENCIA III: Combinación de cargas enlazadas con puentes expuestos a 

vientos que superan los 90 km/h. 

 

 RESISTENCIA IV: Combinación de cargas que representan relaciones muy 

elevadas entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las 

provocadas por las sobrecargas. 

 

 RESISTENCIA V: Combinación de cargas enlazadas al uso del puente por parte de 

vehículos normales con vientos de 90 km/h. 

 

 EVENTO EXTREMO I: Combinación de cargas que incluye sismos. 

 

 EVENTO EXTREMO II: Combinación de cargas enlazadas con la carga de hielo, 

colisión de embarcaciones y vehículos, y ciertos eventos hidráulicos con reducción 

de la sobrecarga diferente a la que forma parte de la carga de colisión de vehículos. 
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 SERVICIO I: Combinación de cargas enlazada con el uso normal del puente con 

vientos de 90 km/h, considerando todas las cargas a sus valores nominales. 

También está enlazado con el control de las deflexiones en las estructuras metálicas 

enterradas, revestimiento de túneles y tuberías termoplásticas y el control del ancho 

de fisuras en estructuras de concreto reforzado.   

 

 SERVICIO II: Combinación de cargas para el control de la fluencia de estructuras 

de acero y el deslizamiento que provoca la sobrecarga vehicular de las conexiones 

de deslizamiento crítico. 

 

 SERVICIO III: Combinación de cargas enlazadas exclusivamente con la tensión en 

superestructuras de concreto presforzado, con el objetivo de controlar la fisuración. 

 

 SERVICIO IV: Combinación de cargas enlazadas exclusivamente con la tensión en 

subestructuras de concreto presforzado, con el objetivo de controlar la fisuración. 

 
 FATIGA I: Combinación de cargas de fatiga y de fractura enlazadas con la vida de 

fatiga inducida por carga infinita. 

 
 FATIGA II: Combinación de cargas de fatiga y de fractura enlazadas con la vida de 

fatiga inducida por cargas finitas. 

 

 A continuación, en las Tablas Nº 2 y Nº 3 se muestran detalladamente los valores 

para realizar la combinación de cargas basadas en el estado límite y en su factor de carga 

según el tipo de carga con la que se trabajará. 
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Tabla N° 2. Combinaciones de carga y Factores de carga. Recuperado de la Tabla 3.4.1-1 

de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

 

Tabla N° 3. Factores de carga para cargas permanentes (γp). Recuperado de la Tabla 

3.4.1-2 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 
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5.4.11. Presencia de Múltiples Sobrecargas. 

 

La sobrecarga se calculará considerando cada una de las posibles combinaciones de 

número de carriles cargados los cuales van con su correspondiente Factor de presencia 

múltiple, el cual tiene como intención considerar el caso más desfavorable posible. Estos 

valores se deberán utilizar al investigar el efecto de un carril cargado y se podrán utilizar al 

investigar el mismo efecto de tres o más carriles cargados. Estos factores se muestran en 

la Tabla N°1. 

 

 Los factores de presencia múltiple se encuentran incluidos en las ecuaciones 

aproximadas para los factores de distribución para momento y corte en vigas interiores y 

exteriores para un carril cargado o para múltiples carriles cargados, los cuales se detallarán 

más adelante en las Tablas N° 2, 3, 4 y 5. 

 

Número de carriles Factor de presencia 

cargados múltiple, m 

1 1,20 

2 1,00 

3 0,85 

>3 0,65 

Tabla N° 4. Factor de Presencia Múltiple (m). Elaboración Propia basada en la Tabla 

3.6.1.1.2-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

5.4.12. Factores de Distribución en Puentes de Viga y Losa. 

 

Se debe aplicar el método de factores de distribución para momento y corte en puentes que 

son analizados para un único carril de carga o para múltiples carriles de sobrecarga que 

produce una aproximación similar a la solicitada por carril. 

 

 Para la separación entre vigas mayores al rango de aplicabilidad se especifican las 

condiciones a seguir en las tablas de los artículos 4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3 de la norma AASHTO 

LRFD, a menos que estos artículos especifiquen lo contrario respecto a las sobrecargas 
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sobre cada viga estas deberán ser la reacción de los carriles cargados que serán 

determinadas por la Ley de momentos. 

 

 La ley de momentos consiste en la sumatoria de los momentos respecto a un apoyo 

para calcular la reacción en otro apoyo simulando que el elemento soportado está 

soportado en los apoyos internos. 

 

 Para el desarrollo de esta tesis se diseñará un puente de tres vigas, para lo cual se 

aplicará la Ley de momentos tomando como modelo la Figura N° 8 que se muestra a 

continuación. Para el cálculo de la viga exterior los momentos deben ser tomados respecto 

a la articulación supuesta del tablero de hormigón sobre la viga central. 

 

 

Figura N° 8. Ejemplo de modelo para la aplicación de la Ley de momentos en un puente 

de tres vigas. Recuperado de la Figura C4.6.2.2.1-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima 

edición 2014. 

 

En la investigación de esta tesis en el diseño de los puentes se utilizarán vigas Te 

de hormigón y vigas de acero, por lo tanto para poder calcular el momento flector y el corte 

por sobrecarga para las vigas se deberán usar las siguientes especificaciones que se 

detallarán a continuación: 

 

5.4.13. Factores de Distribución para Momento en Vigas Interiores. 

 

Para el cálculo del momento flector por sobrecarga para vigas interiores Te de hormigón y 

vigas interiores de acero se deben seguir las especificaciones de distribución de 

sobrecargas por carril para momento de la Tabla N°5. 

 



40 
 

 

Tabla N° 5. Distribución de las sobrecargas por carril para momento en vigas interiores. 

Recuperado de la Tabla 4.6.2.2.2b-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

 

5.4.14. Factores de Distribución para Momento en Vigas Exteriores. 

 

Para el cálculo del momento flector por sobrecarga para vigas exteriores Te de hormigón y 

vigas exteriores de acero se deben seguir las especificaciones de distribución de 

sobrecargas por carril para momento de la Tabla N° 6. La distancia entre el alma exterior 

de una viga exterior y el borde interior de la baranda para el tráfico se le conoce como de la 

cual deberá ser positiva si el alma exterior se encuentra hacia adentro de la cara interior de 

la baranda para el tráfico y deberá ser negativa si se encuentra hacia fuera de la baranda 

para el tráfico.  
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Tabla N° 6. Distribución de las sobrecargas por carril para momento en vigas exteriores. 

Recuperado de la Tabla 4.6.2.2.2d-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

5.4.15. Factores de Distribución para Corte en Vigas Interiores. 

 

Para el cálculo del corte por sobrecarga para vigas interiores Te de hormigón y vigas 

interiores de acero se deben seguir las especificaciones de distribución de sobrecargas por 

carril para corte de la Tabla N° 7. 

 

 

Tabla Nº 7. Distribución de las sobrecargas por carril para corte en vigas interiores. 

Recuperado de la Tabla 4.6.2.2.3a-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 
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5.4.16. Factores de Distribución para Corte en Vigas Exteriores. 

 

Para el cálculo del corte por sobrecarga para vigas exteriores Te de hormigón y vigas 

exteriores de acero se deben seguir la especificaciones de distribución de sobrecargas por 

carril para corte de la Tabla N° 8. 

 

 

Tabla N° 8. Distribución de las sobrecargas por carril para corte en vigas exteriores. 

Recuperado de la Tabla 4.6.2.2.3b-1 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

5.4.17. Ancho efectivo del ala de la viga. 

 

Para el cálculo del ancho efectivo del ala de la viga se deben seguir parámetros, los que se 

detallan a continuación: 

 

Figura Nº 9. Ancho efectivo del ala en vigas internas y externas. Elaboración propia. 
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Para vigas interiores: 

𝑏𝑒𝑖   {

𝐿
4⁄

12ℎ𝑠 + 𝑏𝑤
 𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑒𝑗𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 

} 

 

Para vigas exteriores: 

𝑏𝑒 −
𝑏𝑒𝑖
2
  

{
 
 

 
 𝐿

8

6ℎ𝑠 +
𝑏𝑤

2⁄

 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑣𝑜𝑙𝑎𝑑𝑖𝑧𝑜 }
 
 

 
 

 

 

6. OBJETIVO DE LA INVESTIGACIÓN 

 

6.1. OBJETIVO GENERAL 

 

Comparar los procedimientos de construcción, de resistencia y de costos más óptimos para 

el diseño de un puente vehicular continuo de concreto armado y de acero estructural. 

 

6.2. OBJETIVOS ESPECÍFICOS 

 

Investigar qué tipo de puente vehicular presentará las mejores condiciones y facilidades en 

el proceso constructivo. 

 

 Investigar qué tipo de puente vehicular es el más afectado por las condiciones de la 

zona de Cieneguilla al momento de analizar y ejecutar la construcción de ambos 

 

 Investigar qué tipo de puente vehicular es el más beneficiado al momento de 

soportar su propio peso en todas sus estructuras. 

 

Generar material de referencia para investigaciones futuras en nuestro país acerca 

del diseño estructural de puentes vehiculares utilizando la normativa AASHTO-LRFD como 

único manual para el diseño de puentes. 
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7. JUSTIFICACIÓN DE LA INVESTIGACIÓN 

 

7.1. JUSTIFICACIÓN TÉCNICA 

 

En la Ingeniería Civil se destacan los proyectos que sean de gran envergadura y a la vez 

beneficiosos para la humanidad, en este caso los puentes, ya sean de concreto, de acero, 

de madera, de aleación, o ya sean según su clasificación de uso, sin embargo en nuestro 

país no tenemos la información más exacta de cómo se debe hacer un buen diseño 

estructural y un buen diseño antisísmico que sean eficientes, que resistan de la mejor 

manera posible ante cualquier fenómeno ya sea ocasionado por el hombre o por un simple 

descontrol de la naturaleza, y también que tenga la mayor rentabilidad económica posible, 

evitando construir en la estructura partes que sean innecesarias para los limites de 

resistencia del puente así como también evitar desperdicios durante todo el proyecto. 

 

 Por esto la investigación de esta tesis es necesaria para poder generar información 

actualizada que demuestre qué tipo de sistema estructural es el más eficiente para diseñar 

un puente según los estados y límites de diseño y resistencia, basados en los parámetros 

de la norma AASHTO-LRFD y aplicando una comparación técnica según los análisis de los 

sistemas estructurales de concreto armado y de acero estructural para el puente vehicular 

continuo “Inca Moya”. 

 

7.2. JUSTIFICACIÓN ECONÓMICA 

 

La investigación de esta tesis es también un beneficio y aporte al momento de realizar el 

estudio económico, el cual se deberá realizar en función de los costos en general y en los 

tiempos que deben seguirse en la ejecución de los puentes de concreto armado y de acero 

estructural, dicho estudio económico se basará según los diseños ya detallados en la 

justificación técnica. 

 

 Al obtener ambos estudios económicos se procederá con el análisis comparativo 

para saber qué sistema estructural es el más económico y ventajoso para la sociedad según 

sus materiales y procesos constructivos. Los costos analizados se pueden beneficiar 

también al obtener el análisis de los tiempos o los cronogramas de trabajo que se tardarían 

en ejecutar ambos puentes y por este medio brindar un ahorro económico para la sociedad 
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ya que la mano de obra y el alquiler de equipos y maquinarias es un factor clave de ahorro 

para la sociedad mientras sean contratados por menos tiempo.   

 

7.3. JUSTIFICACIÓN SOCIAL 

 

Dicha información proporcionará beneficiosamente una nueva línea de investigación de la 

cual se difundirá cada vez más conocimientos para nuestro país y para los futuros 

ingenieros logrando prepararlos para que puedan gestionar y ejecutar proyectos de puentes 

exitosamente, basándose y diseñando eficientemente según los parámetros de la normativa 

AASHTO-LRFD. 

 

 La humanidad se beneficiará de una manera directa ya que sentirán la seguridad 

deseada de transitar por los puentes sin el temor de que su estructura pueda colapsar 

fácilmente, ya sea por las cargas estructurales o por los fenómenos de la naturaleza, y 

también podrán contemplar así una buena y a la vez bella estructura por la cual los 

vehículos y los peatones podrán transitar, mientras que los que se beneficiarán de manera 

indirecta son los futuros ingenieros que quieran continuar con la línea de investigación 

acerca del diseño estructural de los puentes siguiendo la metodología de la norma 

AASHTO-LRFD, es así como se diseñara un nuevo puente vehicular que ofrecerá una 

estructura más segura para el tránsito vehicular y peatonal. 

 

Por tal motivo al finalizar los análisis se compararán las diferencias notables de los 

resultados, tanto estructurales como económicos, del diseño del puente vehicular continúo 

“Inca Moya”. 

 

 

8. HIPOTESIS 

 

8.1. HIPÓTESIS GENERAL 

 

El sistema estructural que proveerá las mejores resistencias a las cargas estructurales 

manteniendo la mejor rentabilidad económica es el diseño del puente vehicular continuo de 

acero estructural. 
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8.2. HIPÓTESIS ESPECÍFICAS  

 

El puente vehicular continuo de acero estructural es el que obtendrá las mejores facilidades 

de ejecución en su proceso constructivo debido a que es más rápido de construir. 

 

 El puente vehicular continuo de concreto armado es el más afectado al momento de 

la construcción por las condiciones climáticas de la zona ya que se conducen grandes 

cantidades de agua y sedimentos durante el verano  

 

 El puente vehicular continuo de acero estructural es el más beneficiado para 

soportar su propio peso debido a que las propiedades que posee el acero lo hacen más 

resistente y a la vez menos pesado. 

 

 Se generará una nueva línea de investigación que motivará a la aplicación y al uso 

de la Normativa AASHTO-LRFD para futuros diseños e investigaciones de puentes de los 

ingenieros y los estudiantes a nivel nacional. 
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9. MATRIZ DE CONSISTENCIA

PROBLEMA OBJETIVOS HIPOTESIS VARIABLES METODOLOGIA 

Problema General 

¿Qué sistema estructural será el más 

eficiente para soportar las cargas 

impuestas en el puente en el puente 

vehicular continuo Inca Moya, 

manteniendo la mayor rentabilidad 

económica? 

 

Objetivo General  

Comparar los procedimientos de 

construcción, de resistencia y de 

costos más óptimos para el diseño de 

un puente vehicular continuo de 

concreto armado y de acero 

estructural. 

Hipótesis General 

El sistema estructural que proveerá las 

mejores resistencias a las cargas 

estructurales manteniendo la mejor 

rentabilidad económica es diseño del 

puente vehicular continuo de acero 

estructural. 

Variable Dependiente 

Puente vehicular continuo, 

es un puente con 

superestructura rígida de 

vigas. Uno de sus 

indicadores principales el 

Costo (Nuevo Sol) 

Tipo de Investigación 

 

La investigación tendrá un 

nivel de complejidad del tipo 

explicativa. 

Problemas Específicos 

¿Qué tipo de puente vehicular según 

su diseño obtendrá las mejores 

facilidades en su proceso 

constructivo? 

 

¿Qué tipo de puente vehicular es el 

más afectado por las condiciones de 

la zona al momento de su ejecución? 

 

¿Qué tipo de puente vehicular es el 

más conveniente para soportar su 

peso propio total en toda su 

estructura según el análisis 

realizado? 

 

¿Se puede generar en nuestro país 

una nueva línea de investigación 

futura en el uso de la Normativa 

AASHTO-LRFD como único manual 

para el diseño de puentes? 

Objetivos Específicos 

Investigar qué tipo de puente vehicular 

presentará las mejores condiciones y 

facilidades en el proceso constructivo. 

 

Investigar qué tipo de puente vehicular 

es el más afectado por las condiciones 

de la zona de Cieneguilla al momento 

de analizar y ejecutar la construcción 

de ambos. 

 

Investigar qué tipo de puente vehicular 

es el más beneficiado al momento de 

soportar su propio peso en todas sus 

estructuras. 

 

Generar material de referencia para 

investigaciones futuras en nuestro país 

acerca del diseño estructural de 

puentes vehiculares utilizando la 

normativa AASHTO-LRFD como único 

manual para el diseño de puentes. 

Hipótesis Específicas 

El puente vehicular continuo de acero 

estructural es el que obtendrá las 

mejores facilidades de ejecución en su 

proceso constructivo debido a que es 

más rápido de construir. 

 
El puente vehicular continuo de concreto 

armado es el más afectado al momento 

de la construcción por las condiciones 

climáticas de la zona ya que se conducen 

grandes cantidades de agua y 

sedimentos durante el verano.  

 
El puente vehicular continuo de acero 

estructural es el más beneficiado para 

soportar su propio peso debido a que las 

propiedades que posee el acero lo hacen 

más resistente y a la vez menos pesado. 

 
Se generará una nueva línea de 

investigación que motivará a la aplicación 

y al uso de la Normativa AASHTO-LRFD 

para futuros diseños e investigaciones de 

puentes de los ingenieros y los 

estudiantes a nivel nacional. 

Variable Independiente 

 

Resistencia 

 

- Resistencia del 

concreto 

- Resistencia del 

acero 

 

Rigidez, es la propiedad de 

un cuerpo 

 

 

 

Método de Investigación 

 

El método de investigación 

es cuantitativo. 

Marco Teórico 

- Introducción a Puentes. 

- Análisis de Elementos 

Prefabricados. 

- Metodología AASHTO-

LRFD. 

- Análisis del Camión de 

Diseño. 

- Análisis del Carril de 

Diseño. 

- Presencia de Múltiples 

Sobrecargas. 

- Puentes de Viga y Losa 

- Factores de Distribución 

de Momento y Corte. 
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10. MARCO METODOLÓGICO 

 

La investigación tendrá un nivel de complejidad del tipo explicativo, porque el tema a 

investigar y analizar contiene variables como resistencia, rigidez y costo, las cuales están 

relacionadas entre sí. Entonces la parte técnica hace variar a la parte económica según el 

tipo de diseño del puente a diseñar. 

 

 Por lo tanto esta investigación se considera explicativa porque hace depender a la 

variable de costo del material que se utilizará, considerando aquí a la variable de resistencia 

y rigidez. 

 

 Sigue un paradigma positivista, el cual busca encontrar las causas de variabilidad 

del diseño de un puente basadas en un método empírico y analítico.   

 

 El análisis al que se someterá la investigación será del tipo cuantitativo ya que 

abarcará un análisis en el que se examinarán los datos y los resultados de manera 

numérica comprobando la formulación de las hipótesis, y gracias a esto se obtendrá un 

entendimiento más claro en el que se responderán las preguntas de la investigación. 

 

 El método a utilizar es experimental, ya que se diseñaran las estructuras de los dos 

modelos de puentes, para así poder simular los posibles resultados de resistencia y costos 

mediante cálculos manuales y también mediante el cálculo del software de diseño 

estructural y de esta manera realizar las comparaciones necesarias.  

 

11. VARIABLES 

 

11.1. VARIABLE INDEPENDIENTE 

 

11.1.1. Resistencia. 

 

 La resistencia es la capacidad de un cuerpo, elemento o estructura de soportar las 

cargas estructurales sin llegar al colapso. Para esta investigación la variable referida a la 

resistencia del puente se clasificará en las siguientes: 
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Resistencia del concreto (f’c): 280 kg/cm2, 350 kg/cm2 

Se hace referencia a la resistencia a compresión del concreto endurecido, donde 

es la etapa de endurecimiento que inicia con el fraguado final del concreto y 

prosigue en el tiempo dependiendo totalmente de las condiciones de curado del 

material. 

 

Resistencia del acero (fy): 4200 kg/cm2 

Se hace referencia al esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo en estructuras 

de concreto. Se presenta en la curva de esfuerzo vs deformación, obtenida al 

someter a tensión una barra de acero, en donde el acero deja de ser elástico y 

adquiere deformaciones permanentes debido al esfuerzo de fluencia. 

 

11.1.2. Rigidez. 

 

 Es la propiedad de un cuerpo, elemento o estructura de contraponerse a las 

deformaciones y/o desplazamientos generados por cargas vivas o muertas en la estructura. 

Así como también se puede definir como la capacidad de soportar las cargas o tensiones 

sin presentar deformaciones o desplazamientos excesivos en la estructura. La rigidez 

depende del Módulo de Elasticidad, la sección, la inercia y de la longitud del cuerpo, 

elemento o estructura.  

 

11.2. VARIABLE DEPENDIENTE 

 

11.2.1. Puente vehicular continuo. 

 

Es el tipo de puente que posee una superestructura rígida de vigas con estructura de 

concreto armado o de acero estructural, las cuales hacen posible que los puentes puedan 

soportar grandes pesos y grandes longitudes. 

 

 Las vigas pueden estar apoyadas en tres o más pilares. Estas vigas pueden ser 

empleadas en el puente teniendo una variedad de formas como por ejemplo vigas I, H, T, 

caja hueca, de perfiles metálicos, etc.  

 

 A continuación se muestra un indicador principal de esta variable dependiente: 
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 Costo: Nuevo Sol (S/.). 

 

 Es la referencia al gasto que se llega al ejecutar un proyecto de diseño y 

construcción, la cual se mide de acuerdo a la mejor rentabilidad económica, en el Perú la 

moneda que se usa es el Nuevo Sol. Este costo se puede optimizar mediante un buen 

diseño, una buena planificación y una adecuada distribución, con los cuales se puede llegar 

al resultado final en menos tiempo, reduciendo de esta manera la mano de obra, el alquiler 

de las maquinarias, el agua y la energía, y los costos de almacenaje; y estos son 

expresados en unidades monetarias. 

 

12. LÍNEAS DE INFLUENCIA 

 

Las líneas de influencia pueden definirse como una expresión gráfica donde las ordenadas 

representan la variación de esfuerzos como los momentos máximos, reacciones, cortantes, 

fuerzas normales y deformaciones que pueden ocurrir en una estructura bajo la acción de 

cargas vivas o móviles que originen fuerzas críticas o máximas.  

 

Para el caso de estructuras como puentes con vigas isostáticas las líneas de 

influencia se expresan como líneas rectas mientras que en puentes con vigas 

hiperestáticas las líneas de influencia se expresan como curvas. 

 

Existen tres tipos de métodos los cuáles sirven para poder hallar las respectivas 

líneas de influencia de estructuras isostáticas e hiperestáticas, estos métodos son: 

 

 Método de Carga Unitaria 

 Método de Müller - Breslau   

 Método de Fuerza Bruta 

 

Para la elaboración de esta tesis, las líneas de influencia deben ser calculadas antes 

de comenzar con el análisis de la superestructura de los dos tipos de puentes. Por lo tanto 

se calcularán y graficarán las líneas de influencia para momento, reacción y cortante del 

puente vehicular continuo de tres tramos de 25m, 30m y 25m que en este caso es una 

estructura hiperestática, utilizaremos dos de los métodos mencionados, el método de 

Müller – Breslau y el método de Fuerza Bruta, los cuales se detallan a continuación: 
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12.1. MÉTODO DE MÜLLER - BRESLAU 

 

El método de Müller – Breslau es también conocido como el método de trabajos o 

desplazamientos virtuales. Este método consiste en que la reacción, momento, cortante, 

deflexión o fuerza interna de una estructura actúan a lo largo de un desplazamiento 

generado al retirar la restricción correspondiente a las fuerzas internas colocando en su 

lugar una fuerza unitaria formando así una curva elástica, la cual después se dividirá entre 

el desplazamiento generado en el punto de la aplicación de la fuerza unitaria. 

 

A continuación utilizando el método de Müller – Breslau se determinarán las Líneas 

de Influencia del momento flector en el apoyo B de la viga del nuevo diseño del puente 

vehicular continuo Inca Moya de 80m de largo y 3 tramos de 25m, 30m y 25m como se 

muestra a continuación: 

 

Figura Nº 10. Viga continua de 80m de largo y 3 tramos. Elaboración propia. 

 

a) Liberamos el apoyo B de la viga de su capacidad de flexión estableciendo una 

rótula. Definimos la flexión liberada en el punto como un momento externo F1 como 

se muestra en el siguiente modelo: 

 

Figura Nº 11. Viga continua con una rotula instalada en el apoyo B. Elaboración propia. 
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b) El modelo tomado puede ser expresado como: 

  



 

Figura Nº 12. Principio de superposición de la viga con curva elástica más la viga con 

deflexión por una fuerza externa. Elaboración propia. 

 

Donde P viene a ser un punto cualquiera de la viga. 

 

En función del ángulo entre tangentes a la deformada en el punto de inflexión B, 

podemos plantear la siguiente ecuación: 

 
𝑎1𝑃 + 𝑎11. 𝐹1 = 0 

 

Como:  
 
                  

𝑎1𝑃 = 𝑎𝑃1    (Según el Teorema de Maxwell acerca de deflexiones recíprocas) 

 

𝐹1 = 𝑀𝐵 

Luego:           𝑎𝑃1 + 𝑎11(𝑀𝐵) = 0 
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c) Para obtener MB calculamos la ecuación de la elástica 𝑎𝑃1 así como la deflexión  

𝑎11  aplicando el método de la viga conjugada. 

 

Figura Nº 13. Curva elástica 𝑎𝑃1 más la deflexión 𝑎11 de la viga continua.  

Elaboración propia. 

 

Ahora aplicamos el método de la Viga Conjugada para transformar la viga en el 

modelo que se muestra a continuación: 

 

 

 

Figura Nº 14. Viga continua con la aplicación del método de la Viga Conjugada. 

Elaboración propia. 

Luego, en la viga conjugada se plantean las siguientes ecuaciones estáticas: 

𝑀𝐵 = −
𝑎𝑃1
𝑎11
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∑𝐹𝑉 = 0:                      𝑅𝐴
 ′ + 𝑅𝐵

 ′ + 𝑅𝐷
 ′ −

55

2
𝑀𝐵 −

55

2
𝑀𝐶 = 0                … (1) 

∑𝑀𝐵,𝑖𝑧𝑞 = 0:                             25𝑅𝐴
 ′ −

625

6
𝑀𝐵 = 0                                … (2) 

∑𝑀𝐶,𝑑𝑒𝑟 = 0:                            25𝑅𝐷
 ′ −

625

6
𝑀𝐶 = 0                                 … (3) 

∑𝑀𝐴
 ′ = 0:            25𝑅𝐵

 ′ + 80𝑅𝐷
 ′ − 733.33𝑀𝐵 − 1466.67𝑀𝐶 = 0       … (4) 

 

La quinta ecuación la obtenemos de la viga superior, de donde tomaremos 

momentos en la articulación B a la izquierda. 

 

𝑅𝐴(25) − 1 = 0     →    𝑅𝐴 = 1/25 

                                      𝑀𝐵 = 𝑅𝐴 ∗ 25  →    𝑀𝐵 = 1                              …(5) 

 

Reemplazamos la ecuación (5) en la ecuación (2) para poder obtener el valor 

numérico de 𝑅𝐴  

25𝑅𝐴
 ′ −

625

6
(1) = 0 

𝑅𝐴
 ′ = 4.1667 

 

Entonces para hallar las incógnitas faltantes, se debe resolver el sistema de 

ecuaciones lineales de 3x3 de las ecuaciones (1), (3) y (4) 

 

𝑅𝐵
 ′ + 𝑅𝐷

 ′ −
55

2
𝑀𝐶 = 23.3333 

 

25𝑅𝐷
 ′ −

625

6
𝑀𝐶 = 0 



55 
 

25𝑅𝐵
 ′ + 80𝑅𝐷

 ′ − 1466.67𝑀𝐶 = 0 

 

Ordenamos el sistema de ecuaciones 

 

1 1 -27.5  𝑅𝐵
 ′   23.333 

0 25 104.167  𝑅𝐷
 ′  = 0 

25 80 -1466.67  𝑀𝐶   733.33 

 

Finalmente al resolver las ecuaciones, obtenemos los siguientes valores: 

 

𝑅𝐴
 ′ = 4.167  𝑅𝐵

 ′ = 16.9699  𝑅𝐷
 ′ = −1.1363 

 

𝑀𝐵 = 1  𝑀𝐶 = −0.2727 

 

Calculando a11: 

 

𝑎11(𝐸𝐼) = 𝑅𝐵
 ′ = 16.9699 

 

Calculando aP1 para el Tramo AB (0 ≤ 𝑋 ≤ 25): 

 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = 𝑅𝐴
 ′(𝑋) −

1

2
(
𝑀𝐵𝑋

25
) (𝑋) (

𝑋

3
) 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = 4.167𝑋 −
𝑋3

150
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Calculando aP1 para el Tramo BC (25 ≤ 𝑋 ≤ 55): 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = 𝑅𝐴
 ′(𝑋) −

1

2
𝑀𝐵25 (𝑋 −

50

3
) −

1

2
𝑀𝐵(𝑋 − 25)

2

3
(𝑋 − 25)

−
1

2
(𝑋 − 25)

(55 − 𝑋)𝑀𝐵

30
.
(𝑋 − 25)

3

−
1

2
(𝑋 − 25)

(𝑋 − 25)𝑀𝐶

30
.
(𝑋 − 25)

3
+ 𝑅𝐵

′ (𝑋 − 25) 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = 4.167𝑋 + 16.9697(𝑋 − 25) − 12.5 (𝑋 −
50

3
) −

1

3
(𝑋 − 25)2

−
(𝑋 − 25)2. (55 − 𝑋)

180
+
0.2727

180
(𝑋 − 25)3 

 

Calculando aP1 para el Tramo CD (55 ≤ 𝑋 ≤ 80): 

 

Tomando momentos hacia la derecha: 

 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = 𝑅𝐷
 ′(80 − 𝑋) −

1

2
(80 − 𝑋).

(80 − 𝑋)𝑀𝐶

25
.
1

3
(80 − 𝑋) 

𝑎𝑃1(𝐸𝐼) = −1.1363(80 − 𝑋) +
0.2727

150
(80 − 𝑋)3 

 

 

d) Para la construcción de las ecuaciones de MB tenemos: 

 

Tramo AB (0 ≤ 𝑋 ≤ 25): 

 

𝑀𝐵 = −
1

16.9699
[4.167𝑋 −

𝑋3

150
] 
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Tramo BC (25 ≤ 𝑋 ≤ 55): 

 

𝑀𝐵 = −
1

16.9699
[4.167𝑋 + 16.9699(𝑋 − 25) − 12.5 (𝑋 −

50

3
)

−
1

3
(𝑋 − 25)2 −

(𝑋 − 25)2. (55 − 𝑋)

180
+
0.2727

180
(𝑋 − 25)3] 

  

Tramo CD (55 ≤ 𝑋 ≤ 80): 

 

𝑀𝐵 = −
1

16.9699
[−1.1363(80 − 𝑋) +

0.2727

150
(80 − 𝑋)3] 

 

e) Para la gráfica realizamos: 

 

Tabulación de valores según 0 ≤ 𝑋 ≤ 80 :  

Posición(m) MB 

0 0 

2,5 -0,6077 

5 -1,1787 

7,5 -1,6759 

10 -2,0627 

12,5 -2,3021 

15 -2,3574 

17,5 -2,1917 

20 -1,7682 

22,5 -1,0501 

25 0 

28 -1,2728 
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31 -2,0828 

34 -2,4974 

37 -2,5842 

40 -2,4105 

43 -2,0441 

46 -1,5523 

49 -1,0027 

52 -0,4627 

55 0 

57,5 0,2863 

60 0,4821 

62,5 0,5976 

65 0,6428 

67,5 0,6278 

70 0,5625 

72,5 0,457 

75 0,3214 

77,5 0,1657 

80 0 

Tabla N° 9. Valores tabulados de las líneas de influencia para el Momento MB. 

Elaboración propia. 

 

De los puntos tabulados, hacemos la siguiente grafica de las líneas de influencia 

del momento flector en el apoyo B. 
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Figura Nº 15. Grafica de Líneas de Influencia para el momento MB. Elaboración propia. 

 

12.2. MÉTODO DE FUERZA BRUTA 

 

Este método consiste en dividir cada tramo de la viga continua en partes iguales según su 

longitud, donde se coloca una fuerza unitaria en cada una de las partes divididas para 

después analizar cada tramo y parte de la viga en el cual se utiliza también el método de 

la rigidez para así poder calcular las reacciones, cortantes, momentos y cargas según una 

matriz de rigidez y los grados de libertad existentes en los apoyos de la viga continua. 

 

 Luego de calcular los desplazamientos y momentos de la viga continua se vuelve a 

analizar cada parte o proporción dividida de la viga, para lo cual se utilizan las leyes y 

ecuaciones estáticas. 

 

A continuación utilizando el método de fuerza bruta se determinaran las Líneas de 

Influencia de la cortante en la ubicación 104 de la viga del nuevo diseño del puente 

vehicular continuo Inca Moya de 80 m de largo y 3 tramos de 25 m, 30 m y 25 m como se 

muestra a continuación: 

M
o

m
en

to

Metros
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Figura Nº 16. Viga continua de 80m de largo y 3 tramos. Elaboración propia. 

 

𝐿1 = 𝐿3 = 25𝑚 

𝐿2 = 1.2𝐿1 = 30𝑚 

𝐿𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 80𝑚 

 

 Para este caso dividiremos cada tramo de la viga continua en 10 partes iguales, a 

las cuales se les denominarán como se muestra en la siguiente imagen: 

 

Figura Nº 17. Viga continua con sus tramos divididos en diez partes iguales cada uno. 

Elaboración propia. 

 

Para comenzar el análisis colocamos la primera fuerza unitaria en la primera 

ubicación dividida denominada 101 y a la vez determinamos los posibles grados de libertad 

existentes en la viga continua y sus apoyos, que en este caso vienen a ser 2 posibles 

desplazamientos o grados de libertad generados en los apoyos B y C. 

 

 

Figura Nº 18. Viga continua con una fuerza unitaria aplicada en la ubicación 101 del 

primer tramo dividido. Elaboración propia. 
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Dividimos la viga para analizar tramo por tramo los valores de los momentos 

ocasionados por la fuerza unitaria añadida en la ubicación 101  

 

Figura Nº 19. Viga continua dividida por tramos para analizar sus momentos y sus 2 

desplazamientos. Elaboración propia 

 

 Para el cálculo del único momento existente en el tramo AB de la viga, usamos las 

siguientes fórmulas para momentos de empotramiento en vigas como se detalla en la 

siguiente imagen: 

                

Figura Nº 20. Formas de aplicación de la fórmula de momentos de empotramiento en 

vigas. Elaboración propia. 

 

𝑀1 =
𝑃𝑎𝑏2

𝐿2
                                                      𝑀 =

𝑃𝑎

2𝐿2
(𝐿2 − 𝑎2) 

𝑀2 =
𝑃𝑎2𝑏

𝐿2
 

 

Reemplazamos los valores del primer tramo de la viga en la fórmula del momento 

de empotramiento para poder obtener el valor del momento de empotramiento MPRIMARIO. 

Después de calcular los momentos de empotramiento hallamos los valores de R1 y R2 en 

los apoyos centrales de la viga continua 
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𝑀𝑃𝑅𝐼𝑀𝐴𝑅𝐼𝑂 =
1(0.1𝐿)

2(𝐿)2
(𝐿2 − (0.1𝐿)2) 

𝑀𝑃𝑅𝐼𝑀𝐴𝑅𝐼𝑂 = 0.0495𝐿 

𝑀𝑃𝑅𝐼𝑀𝐴𝑅𝐼𝑂 = 1.2375 

 

𝑅1 = 1.2375                

𝑅2 = 0 

 

De esta manera podemos utilizar el método de la rigidez a la cual le corresponde la 

siguiente ecuación de rigidez: 

 

{𝑄} = [𝐾] ∗ {𝐷} 

 Donde: 

 

Q: Cargas de la viga 

K: Matriz de Rigidez 

D: Desplazamientos o Grados de libertad 

 

Los valores hallados de R1 y R2 nos sirven para representar los valores de las 

cargas Q dándole forma matricial como se muestra a continuación: 

 

𝑄 = {
−1.2375

0
} 

 

 Para continuar con el cálculo de la matriz de rigidez de la viga, procederemos a 

simular 2 posibles casos para los 2 desplazamientos o grados de libertad existentes en los 

apoyos B y C de la viga continua.  El primer caso será el de simular un desplazamiento 

unitario para el grado de libertad Nº1 y cero para el grado de libertad Nº2, mientras que 

para el segundo caso simularemos un desplazamiento unitario para el grado de libertad 

Nº2 y cero para el grado de libertad Nº1, a continuación se analizarán al detalle estos dos 

posibles casos: 
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Caso Nº 1:                              𝐷1 = 1      ∧       𝐷2 = 0 

 

 Expresamos los giros y desplazamientos de la siguiente manera: 

 

 

 

Figura Nº 21. Viga continua con simulación de giros y desplazamientos del caso Nº 1. 

Elaboración propia. 

 

 Luego para armar la matriz de rigidez según condensación cinemática de los 

desplazamientos y giros en la viga, tenemos los siguientes momentos en cada tramo: 

 

 

 

Figura Nº 22. Aplicación de condensación cinemática por tramos según la simulación de 

giros del caso Nº 1. Elaboración propia. 

 

 

𝐾11 =
3𝐸𝐼

𝐿
+
4𝐸𝐼

1.2𝐿
=
6.3333𝐸𝐼

𝐿
= 0.25333 

 

𝐾21 =
2𝐸𝐼

1.2𝐿
+ 0 =

1.6667𝐸𝐼

𝐿
= 0.06667 

 

 

Caso Nº 2:                              𝐷2 = 1      ∧       𝐷1 = 0 

 

 Expresamos los giros y desplazamientos de la siguiente manera: 
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Figura Nº 23. Viga continua con simulación de giros y desplazamientos del caso Nº 2. 

Elaboración propia. 

 

Luego para armar la matriz de rigidez según condensación cinemática de los 

desplazamientos y giros en la viga, tenemos los siguientes momentos en cada tramo: 

 

Figura Nº 24. Aplicación de condensación cinemática por tramos según la simulación de 

giros del caso Nº 2. Elaboración propia. 

 

𝐾12 = 0 +
2𝐸𝐼

1.2𝐿
=
1.6667𝐸𝐼

𝐿
= 0.06667 

 

𝐾22 =
4𝐸𝐼

1.2𝐿
+
3𝐸𝐼

𝐿
=
6.333𝐸𝐼

𝐿
= 0.25333 

 

 Ahora ordenamos la matriz de rigidez de la siguiente manera: 

 

𝐾 = [
0.25333 0.06667
0.06667 0.25333

] 

  

 Como ya se tienen los valores de las cargas Q y de la matriz de rigidez K, pasamos 

a calcular los valores de los desplazamientos D1 y D2, los cuales se calcularan de la 

ecuación de rigidez 

 

{𝑄} = [𝐾] ∗ {𝐷} 

{𝐷} = [𝐾]−1 ∗ {𝑄} 
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 La matriz de rigidez inversa es igual a: 

 

𝐾−1 = [
   4.24111 −1.11611
−1.11611    4.24111

] 

  

 Procedemos a multiplicar la matriz inversa de rigidez con la matriz de cargas Q para 

poder encontrar los vectores de desplazamientos: 

 

𝐷 = [
   4.24111 −1.11611
−1.11611    4.24111

] ∗ {
−1.2375

0
} 

  

𝐷 = {
−5.24837
   1.38119

} 

 

 Una vez calculados estos desplazamientos, pasamos al cálculo de los momentos 

internos de cada tramo de la viga continua y sus apoyos usando la siguiente ecuación de 

momentos: 

 

 

 Reemplazamos los datos de rigidez de cada tramo de la viga en la ecuación de 

momentos como se muestra a continuación: 

 

TRAMO AB 

 

𝑀𝐵𝐴 = 1.2375 +
3𝐸𝐼

𝐿
∗ (−5.24837) + 0 ∗ (1.38119) 

𝑀𝐵𝐴 = 0.6077     

 

TRAMO BC 

 

𝑀𝐵𝐶 = 0 +
4𝐸𝐼

1.2𝐿
∗ (−5.24837) +

2𝐸𝐼

1.2𝐿
∗ (1.38119) 

𝑀𝐵𝐶 = −0.6077 

𝑀 = 𝑀𝑃𝑅𝐼𝑀𝐴𝑅𝐼𝑂 +𝑀𝐶𝐴𝑆𝑂1 ∗ 𝐷1 +𝑀𝐶𝐴𝑆𝑂2 ∗ 𝐷2 
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𝑀𝐶𝐵 = 0 +
2𝐸𝐼

1.2𝐿
∗ (−5.24837) +

4𝐸𝐼

1.2𝐿
∗ (1.38119) 

𝑀𝐶𝐵 = −0.1657 

 

TRAMO CD 

 

𝑀𝐶𝐷 = 0 + 0 ∗ (−5.24837) +
3𝐸𝐼

𝐿
∗ (1.38119) 

𝑀𝐶𝐷 = 0.1657 

 
 Ahora calculamos las reacciones existentes en los apoyos de la viga continua para 

el primer tramo AB utilizando las ecuaciones estáticas: 

 

 

Figura Nº 25. Detalle de las reacciones, fuerzas y momentos del Tramo AB de la viga. 

Elaboración propia. 

 

∑𝑀𝐴 = 0: 

 

(𝑅𝐵 ∗ 25) − 0.6077 − 1(0.1 ∗ 25) = 0 

25𝑅𝐵 = 3.1077 

𝑅𝐵 = 0.1243 

 

∑𝐹𝑉 = 0: 

 

𝑅𝐴 + 𝑅𝐵 − 1 = 0 

𝑅𝐴 = 0.8757 
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 Luego de encontrar las reacciones del tramo AB, realizamos un corte en la viga en 

la ubicación donde queremos determinar las líneas de influencia del cortante, que en este 

caso se calcularan en la ubicación 104 que le corresponde al primer tramo de la viga. 

 

Figura Nº 26. Corte del Tramo AB en la ubicación 104 para el cálculo del primer punto de 

las Líneas de Influencia en el cortante V(104). Elaboración propia. 

 

∑𝐹𝑉 = 0: 

 

𝑉104 = 0.8757 − 1 

𝑉104 = −0.1243 

 

 Luego de calcular el primer punto 101 de las líneas de influencia del cortante en la 

ubicación 104, pasamos al cálculo de la segunda ubicación la cual es denominada 102 y 

así sucesivamente hasta tener el cálculo de la ubicación 310 ó 400 de la viga continua, y 

de esta manera poder graficar completamente las líneas de influencia para el cortante. 

  

 A continuación se muestra una tabla donde ya están calculados todas las 

ubicaciones de la viga para el cortante V(104) 

  

Ubicación Posición(m) V(104) 

100 0 0 

101 2,5 -0,1243 

102 5 -0,2471 

103 7,5 -0,3670 
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104 10 0,5175 

105 12,5 0,4079 

106 15 0,3057 

107 17,5 0,2123 

108 20 0,1293 

109 22,5 0,0580 

110 ó 200 25 0 

201 28 -0,0509 

202 31 -0,0833 

203 34 -0,0999 

204 37 -0,1034 

205 40 -0,0964 

206 43 -0,0818 

207 46 -0,0621 

208 49 -0,0401 

209 52 -0,0185 

210 ó 300 55 0 

301 57,5 0,0115 

302 60 0,0193 

303 62,5 0,0239 

304 65 0,0257 

305 67,5 0,0251 

306 70 0,0225 

307 72,5 0,0183 

308 75 0,0129 

309 77,5 0,0066 

310 ó 400 80 0 

        Tabla Nº 10. Valores de las líneas de influencia para el Cortante V(104).  

       Elaboración propia. 
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 Finalmente graficamos todos los puntos calculados de las líneas de influencia para 

el cortante V(104): 

 

Figura Nº 27. Grafica de Líneas de Influencia para el cortante V(104). Elaboración propia. 

 

Utilizando el mismo método de la fuerza y la misma manera de desarrollo, 

calcularemos las líneas de influencia para la reacción A que se encuentra en la ubicación 

100 de la viga continua, calculamos punto por punto todas las ubicaciones de la viga 

continua dando como resultados finales los datos mostrados en la siguiente tabla: 

 

Ubicación Posición(m) V(100) 

100 0 1 

101 2,5 0,8757 

102 5 0,7529 

103 7,5 0,6330 

104 10 0,5175 

105 12,5 0,4079 

106 15 0,3057 

107 17,5 0,2123 

C
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108 20 0,1293 

109 22,5 0,0580 

110 ó 200 25 0 

201 28 -0,0509 

202 31 -0,0833 

203 34 -0,0999 

204 37 -0,1034 

205 40 -0,0964 

206 43 -0,0818 

207 46 -0,0621 

208 49 -0,0401 

209 52 -0,0185 

210 ó 300 55 0 

301 57,5 0,0115 

302 60 0,0193 

303 62,5 0,0239 

304 65 0,0257 

305 67,5 0,0251 

306 70 0,0225 

307 72,5 0,0183 

308 75 0,0129 

309 77,5 0,0066 

310 ó 400 80 0 

    Tabla Nº 11. Valores de las líneas de influencia para la Reacción V(100).  

    Elaboración propia. 

 

Finalmente graficamos todos los puntos calculados de las líneas de influencia para 

la Reacción V(104) la cual se encuentra ubicada en el apoyo A de la viga continua, a 

continuación se muestra la gráfica: 
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Figura Nº 28. Grafica de Líneas de Influencia para la reacción V(100). Elaboración 

propia. 

 

 De la misma manera calcularemos y detallaremos los resultados de las Líneas de 

Influencia para momentos y cortantes en los puntos que son considerados como los más 

críticos al momento de realizar el análisis de diseño, los puntos son los siguientes: 

 

 Momento M(104) 

 Momento M(200) 

 Momento M(205) 

 Cortante V(100) 

 Cortante V(104) 

 Cortante V(110) 

 Cortante V(200) 

 Cortante V(205) 

 

A continuación se muestra en la Tabla Nº 10, todos los valores ya calculados de las 

líneas de influencia para momentos y cortantes en los puntos ya mencionados de la viga 

continua del Puente Inca Moya. También están ya calculados y detallados los valores de 

las áreas positivas y negativas para cada tramo de la viga. 

C
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Tabla Nº 12. Valores de Líneas de Influencia y Áreas para distintos puntos.  

Elaboración propia. 

 



73 
 

12.3. SOFTWARE DE DISEÑO SAP2000 

  

 Ahora calcularemos las Líneas de Influencia utilizando el software de diseño 

SAP2000, el cual es un programa completo cuando se trata de realizar completamente la 

modelación, el análisis, el cálculo y el dimensionamiento de todo tipo de estructuras de 

ingeniería, en donde abarcan las estructuras metálicas y de concreto armado que son las 

que utilizaremos para el desarrollo de esta investigación. 

 

En este caso el software será usado para hallar las líneas de influencia del momento 

MB, del cortante V(104) y de la reacción V(100) de las vigas del mismo puente vehicular 

continuo de 80 m de largo y tres tramos de 25 m, 30 m y 25 m. 

 

 Para comenzar con el análisis, dividiremos cada tramo de la viga continua en diez 

partes iguales de la misma manera que cuando se utilizó el Método de Fuerza Bruta para 

poder tener un mejor orden al momento de pedirle al software el análisis de las Líneas de 

Influencia de la viga continua. A continuación mostramos modelada la viga continua con 

los tramos divididos en diez partes iguales. 

 

 

Figura Nº 29. Viga continua de tres tramos modelada en SAP2000. Elaboración propia 

tomada del software SAP2000. 
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Luego de modelar la viga continua de tres tramos en SAP2000, pasamos a analizar 

sus líneas de influencia, las cuales salen inmediatamente luego de ser calculadas por el 

software de diseño. 

 

A continuación mostraremos las gráficas de las Líneas de Influencia del momento 

MB, cortante V(104) y reacción V(100) de la viga continúa modeladas por el software de 

diseño SAP2000. 

 

 

Figura Nº 30. Líneas de Influencia para el momento MB de la viga continua modelada en 

SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 
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Figura Nº 31. Líneas de Influencia para el cortante V(104) de la viga continua modelada 

en SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 

 

 

 

Figura Nº 32. Líneas de Influencia para la reacción V(100) de la viga continua modelada 

en SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 

 

 Seguido de las gráficas de líneas de influencia mostraremos a continuación los 

valores detallados de las Líneas de Influencia para el momento MB, cortante V(104) y 

reacción V(100) de la viga continua según sus respectivas ubicaciones.  

 

 Para mayor comprensión las tablas se leerán básicamente con la columna de 

Distancia en metros la cual viene a ser la ubicación o posición de la columna de Influencia 

la cual viene a ser el valor numérico de las Líneas de Influencia calculadas al ser analizada 

la viga por el software SAP2000. 
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Tabla Nº 13. Valores de las líneas de influencia para el momento MB modelado en 

SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 
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Tabla Nº 14. Valores de las líneas de influencia para el cortante V(104) modelado en 

SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 
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Tabla Nº 15. Valores de las líneas de influencia para la reacción V(100) modelado en 

SAP2000. Elaboración propia tomada del software SAP2000. 
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13. ANÁLISIS ESTRUCTURAL DE LA SUPERESTRUCTURA DEL PUENTE  DE 

CONCRETO ARMADO 

 

Para poder realizar el diseño de un puente vehicular continuo se requiere de una serie de 

análisis de las estructuras que poseen las partes superior e inferior de un puente, a las 

cuales se les conoce como la superestructura y subestructura del puente. 

 

 En esta investigación de tesis únicamente analizaremos a la superestructura de un 

puente la cual estará conformada de una losa o tablero, vigas de concreto armado y de 

acero estructural, veredas, barandas y la carpeta asfáltica de la losa. Se analizaran las 

estructuras según las cargas muertas y vivas del puente vehicular continuo, ya que la 

superestructura es la que recibe y soporta estos dos tipos de cargas. 

 

 En la siguiente imagen se muestran gráficamente los datos iniciales para comenzar 

a diseñar la superestructura del puente continuo de tres tramos; el primer tramo de 25 m, 

el segundo tramo de 30 m y el tercer tramo de 25 m. El puente contará con dos carriles 

uno de ida y otro de vuelta de 3.60 m cada uno, veredas a ambos lados de un ancho de 

1.20 m cada una. Para este diseño se consideraran 4 vigas “T”, asfalto con altura de 5 cm, 

el peso de la baranda es de 100 kg/m y la carga peatonal es de 360 kg/m2. 

 

 

Figura Nº 33. Propuesta de sección Transversal de la superestructura para un nuevo 

Puente Vehicular Continuo Inca Moya. Elaboración propia. 
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13.1. PREDIMENSIONAMIENTO 

 

Se comienza el predimensionamiento con el cálculo de “S”, que significa el espaciamiento 

entre las caras de las vigas T. Para este cálculo analizamos dos posibles casos para el 

valor de los volados del puente. 

 

Para S/2         4𝑆 + 2.0 = 9.60          →         𝑆 = 1.90 𝑚 

Para S/3     3.67𝑆 + 2.0 = 9.60      →         𝑆 = 2.07 𝑚      

 

 Sacando un promedio del resultado de los dos posibles casos, nos dará el siguiente 

resultado de “S”: 

 

𝑆 =
1.90 + 2.07

2
= 2.00 𝑚 

 

 Una vez calculado el valor de “S” se procede a hallar el valor de los volados del 

puente de la siguiente manera: 

 

𝑣𝑜𝑙𝑎𝑑𝑜 =
9.60 𝑚 − 3 ∗ (2.00 𝑚) − 2.00 𝑚

2
 

𝑣𝑜𝑙𝑎𝑑𝑜 = 0.80 𝑚 

 

 Para calcular el valor de la altura de la losa y de la altura de la viga T, utilizamos los 

criterios de la Tabla Nº 1, de donde tomamos las fórmulas para tramos continuos de 

concreto armado. 

 

 Calculando la altura de la losa “ℎ𝐿𝑂𝑆𝐴”: 

 

ℎ𝐿𝑂𝑆𝐴 =
𝑆 + 3.00

30
≥ 0.165 𝑚 

 

ℎ𝐿𝑂𝑆𝐴 =
2.0 + 3.00

30
= 0.167 𝑚 ≥ 0.165 𝑚 
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 Como el valor calculado de la altura de la losa cumple con los requisitos de ser 

mayor o igual a 0.165 m, entonces podemos considerar la altura de la losa como: 

 

ℎ𝐿𝑂𝑆𝐴 = 0.20 𝑚 

 

 Calculando la altura de la viga “ℎ𝑉𝐼𝐺𝐴” 

 

ℎ𝑉𝐼𝐺𝐴 = 0.065𝐿 

 

Reemplazamos el valor de “L”, el cual viene a ser la longitud más crítica de los 

tramos del puente continuo, por lo tanto usamos el valor del tramo intermedio L = 30 m. 

 

ℎ𝑉𝐼𝐺𝐴 = 0.065 ∗ 30 = 1.95 𝑚 

 

13.2. METRADO DE CARGAS POR VIGA 

 

Para realizar el metrado de cargas debemos considerar el peso de las cargas muertas 

como el peso de la losa, de las vigas, de las veredas, de las barandas y del asfalto, y el 

peso de las cargas vivas como el peso de los peatones y de los camiones de diseño.  

 

 

 Peso de la losa        (2.40)(0.20)(9.60)/4   =   1.1520 T/m 

 Peso de la viga        (2.40)(1.75)(0.50)     =   2.1000 T/m 

 Peso de la vereda        (2.40)(1.20)(0.20)     =   0.5760 T/m 

 Peso de la baranda           0.10                   =   0.1000 T/m 

      PESO TOTAL            =   3.9280 T/m 

 

 Peso del asfalto      (2.25)(0.05)(7.20)/4   =   0.2025 T/m 

 

 Peso de la carga peatonal         (0.36)(1.20)(2)/4   =   0.2160 T/m 
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13.3. DIAGRAMAS DE MOMENTO DE LAS CARGAS MUERTAS Y VIVAS POR VIGA 

 

Luego de calcular el metrado de cargas por viga, utilizamos los valores obtenidos en el 

metrado de cargas por viga para graficar los diagramas de momentos, y de esta manera 

poder encontrar los valores del momento máximo por carga muerta y por carga viva. A 

continuación se muestran los diagramas de momentos: 

 

 Carga Muerta de la superestructura = 3.9280 T/m 

 

Figura Nº 34. Diagrama de Momentos para DC = 3.9280 T/m. Elaboración propia. 

 

Carga Muerta de la carpeta de rodadura  =   0.2025 T/m 

 

Figura Nº 35. Diagrama de Momentos para DW = 0.2025 T/m. Elaboración propia. 



83 
 

 

Carga Viva peatonal  =   0.2160 T/m 

 

Figura Nº 36. Diagrama de Momentos para PL = 0.2160 T/m. Elaboración propia. 

 

Como los momentos máximos se encuentran en los apoyos intermedios de la viga, 

buscamos los valores en la cara izquierda y derecha de los apoyos intermedios, los cuales 

están ubicados a 25 cm del centro de cada apoyo intermedio, luego se utilizaran los valores 

más críticos de los momentos máximos, los cuales ya se muestran calculados a 

continuación: 

 

 Momento máximo de la Carga Muerta de la superestructura ubicada en X = 

25.25m; 54.75m es igual a  284.377 𝑇. 𝑚  

 

 Momento máximo de la Carga Muerta de la carpeta de rodadura ubicada en X 

= 25.25m; 54.75m es igual a  14.661 𝑇.𝑚 

 

 Momento máximo de la Carga Viva peatonal ubicada en X = 25.25m; 54.75m 

es igual a  15.638 𝑇.𝑚 

 

Estos tres momentos críticos serán utilizados más adelante para el cálculo del 

momento último (MU). 
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13.4. DIAGRAMAS DE CORTANTE DE LAS CARGAS MUERTAS Y VIVAS POR VIGA 

 

De la misma manera que se graficaron los diagramas de momentos, graficaremos los 

diagramas de cortantes del metrado de cargas por viga, utilizamos los valores de la carga 

muerta y carga viva para graficar los diagramas de cortantes, y de esta manera poder 

encontrar los valores del cortante máximo por carga muerta y por carga viva. A continuación 

se muestran los diagramas de cortantes graficados: 

 

 Carga Muerta de la superestructura = 3.9280 T/m 

 

Figura Nº 37. Diagrama de Cortantes para DC = 3.9280 T/m. Elaboración propia. 

 

Carga Muerta de la carpeta de rodadura  =   0.2025 T/m 

 

Figura Nº 38. Diagrama de Cortantes para DW = 0.2025 T/m. Elaboración propia. 
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Carga Viva peatonal  =   0.2160 T/m 

 

Figura Nº 39. Diagrama de Cortantes para PL = 0.2160 T/m. Elaboración propia. 

 

Como los cortantes máximos se encuentran en los apoyos intermedios de la viga, 

entonces asumiremos el cortante máximo a una distancia de 0.25 m más el peralte efectivo 

(d = 1.80 m) a cada lado de los apoyos intermedios dando una distancia total de 2.05 m, y 

se utilizaran los valores más críticos de los cortantes máximos, los cuales se muestran a 

continuación: 

 

 Cortante máximo de la Carga Muerta de la superestructura ubicada en X = 

22.95m; 57.05m es igual a  53.010 𝑇  

 

 Cortante máximo de la Carga Muerta de la carpeta de rodadura ubicada en X = 

22.95m; 57.05m es igual a  2.733 𝑇 

 

 Cortante máximo de la Carga Viva peatonal ubicada en X = 22.95m; 57.05m es 

igual a  2.915 𝑇 

 

Estos tres cortantes críticos serán utilizados más adelante para el cálculo del 

cortante último (VU). 
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13.5. LÍNEAS DE INFLUENCIA PARA ESFUERZOS MÁXIMOS DE CARGA 

 

Para el cálculo de la sobrecarga o carga viva vehicular sobre las calzadas del puente 

continuo se necesita la expresión gráfica de las líneas de influencia de los puntos que 

representan los esfuerzos máximos. Para los siguientes análisis usaremos los esfuerzos 

de momentos y cortantes máximos. 

 

13.5.1. Momento de carga viva del camión de diseño. 

 

Para este análisis necesitaremos los valores más críticos de las líneas de influencia para 

momentos, los cuales se detallaron en la Tabla Nº 10. Se utilizará las líneas de influencia 

para el momento MB o M(200) ya que es la más crítica y la que presenta áreas más altas. 

 

  Se utilizará la sobrecarga vehicular de diseño HL-93K ya que el puente continuo 

presenta gran longitud y el camión de diseño se encarga de transmitir mayores efectos 

sobre la calzada de los puentes que poseen luces más largas.  

 

 Para este caso como se trata de momentos negativos en apoyos intermedios, se 

usarán dos camiones de diseño para maximizar así la sobrecarga vehicular, cumpliendo 

los criterios ya explicados para la Figura Nº 07. A continuación se detalla lo explicado: 

 

Figura Nº 40. Momento de carga viva para dos camiones de diseño. Elaboración propia. 
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 Una vez que se tienen los valores de las líneas de influencia y sus áreas pasamos 

a simular y analizar los esfuerzos con los dos camiones de diseño más la carga de carril 

de diseño, por lo tanto el análisis del momento viene a ser de la siguiente manera: 

  

𝑀𝑇𝑅𝑈𝐶𝐾 = [3.63(−1.9176) + 14.52(−2.3389 − 2.1917)]

+ [3.63(−2.3361) + 14.52(−2.5885 − 2.3030)] 

 𝑀𝑇𝑅𝑈𝐶𝐾 = −152.250  𝑇. 𝑚 

 

𝑀𝐿𝐴𝑁𝐸 = 0.952(𝐴𝑅𝐸𝐴− 𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 0.952(−38.3625 − 48.2125) 

𝑀𝐿𝐴𝑁𝐸 = 0.952(−86.575) = −82.419 𝑇.𝑚 

 

 Luego hallamos el momento máximo de la sobrecarga vehicular, la cual consiste en 

la suma del momento del camión de diseño multiplicado por el factor de impacto (1.33) más 

el momento de la carga de carril de diseño. Por utilizarse dos camiones de diseño en el 

apoyo interior, el resultado final debe ser considerado al 90%. 

 

 𝑀𝑀𝐴𝑋 = 0.9[−152.250(1.33) − 82.419] 

 𝑀𝑀𝐴𝑋 = 256.420 𝑇.𝑚 

 

Este momento máximo por sobrecarga vehicular será utilizado más adelante para 

el cálculo del momento último (MU). 

 

13.5.2. Cortante de carga viva del camión de diseño. 

 

Para este análisis necesitaremos los valores más críticos de las líneas de influencia para 

cortantes, los cuales se detallaron en la Tabla Nº 10. Se utilizará las líneas de influencia 

para el cortante V(200) ya que es la más crítica y la que presenta áreas más altas. 

 

  Al igual que para el momento de carga viva, para el análisis del cortante de carga 

viva también se usará la misma sobrecarga vehicular de diseño HL-93K. 
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 Para este caso solamente se usará un camión de diseño y se colocará el eje más 

pesado al inicio del segundo apoyo interno, ya que es ahí donde las líneas de influencia 

presentan su valor más alto. En la siguiente gráfica se detalla lo explicado: 

 

Figura Nº 41. Cortante de carga viva para un camión de diseño. Elaboración propia. 

 

Una vez que se tienen los valores de las líneas de influencia y sus áreas pasamos 

a simular y analizar los esfuerzos con el camión de diseño más la carga de carril de diseño, 

por lo tanto el análisis del cortante viene a ser de la siguiente manera: 

  

𝑉𝑇𝑅𝑈𝐶𝐾 = 14.52(1) + 14.52(0.8904) + 3.63(0.7482) 

𝑉𝑇𝑅𝑈𝐶𝐾 = 30.165  𝑇 

 

𝑉𝐿𝐴𝑁𝐸 = 0.952(𝐴𝑅𝐸𝐴
+ 𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 0.952(1.6275 + 15.00) 

𝑉𝐿𝐴𝑁𝐸 = 0.952(16.6275) = 15.829 𝑇 

 

Luego hallamos el cortante máximo de la sobrecarga vehicular, la cual consiste en 

la suma del cortante del camión de diseño multiplicado por el factor de impacto (1.33) más 

el cortante de la carga de carril de diseño.  

 

𝑉𝑀𝐴𝑋 = 30.165(1.33) + 15.829 

𝑉𝑀𝐴𝑋 = 55.949 𝑇 

 

Este cortante máximo por sobrecarga vehicular será utilizado más adelante para el 

cálculo del cortante último (VU). 
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13.6. PREDIMENSIONAMIENTO DE LA VIGA INTERNA 

 

Primero calculamos el ancho efectivo del ala de la viga interna siguiendo los parámetros 

explicados anteriormente para la Figura Nº 09. 

 

Para vigas interiores: 

𝑏𝑒𝑖   {

1
4⁄ 𝐿𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡

12ℎ𝑠 + 𝑏𝑤
 𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑒𝑗𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 

} 

 

 El ancho efectivo es dependiente de la longitud efectiva “Lefect”, ésta se define como 

la distancia entre los puntos de inflexión para cargas muertas o permanentes en tramos 

continuos, los cuales fueron graficados y explicadas anteriormente en los diagramas de 

momentos de las cargas muertas. De las figuras Nº 34, 35 y 36 pudimos obtener el valor 

más crítico de la longitud efectiva, el cual es 18.91 m. 

 

𝑏𝑒𝑖   {
1/4(18.91) = 4.73 𝑚

12(0.2) + 0.5 = 2.90 𝑚
𝑆 = 2.5 𝑚

} 

 

 El valor mínimo es el que gobierna, por lo tanto 𝒃𝒆𝒊 = 𝟐. 𝟓 𝒎 

 

Figura Nº 42. Dimensiones de la viga interna. Elaboración propia. 



90 
 

 Ahora calcularemos los valores de  c  y del área de la viga interna: 

 

c  =   (2.50)(0.20)(0.10) + (1.75)(0.50)(1.075) 

        (2.50)(0.20) + (1.75)(0.50) 

c  =  0.7205 m   

  

𝐴𝑅𝐸𝐴 = (2.50)(0.20) + (1.75)(0.50) 

𝐴𝑅𝐸𝐴 = 1.3750 𝑚2 

 

 Continuamos con el cálculo del momento de inercia “I” de la viga interna: 

 

𝐼 =
(2.50)(0.20)3

12
+ (2.50)(0.20)(0.7205 − 0.10)2 +

(0.50)(1.75)3

12

+ (0.50)(1.75)(0.875 − 0.7205)2 

𝐼 = 0.4384 𝑚4 

 

 Por ultimo pasamos al cálculo del parámetro de rigidez longitudinal “Kg”, el cual 

depende también de "𝑒𝑔" 

 

𝑒𝑔 = 𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑙𝑜𝑠 𝑒𝑗𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑙𝑜𝑠𝑎 𝑦 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎. 

𝑒𝑔 = 0.875 𝑚 − 0.10 𝑚 = 0.775 𝑚 

 

 Reemplazamos todos los datos calculados anteriormente para hallar el parámetro 

de rigidez longitudinal “Kg” de la siguiente manera: 

 

𝐾𝑔 = 𝑛(𝐼 + 𝐴. 𝑒𝑔
2) = 1(0.4384 + (1.3750)(0.7750)2) 

𝐾𝑔 = 1.2643 𝑚4 

 

Este valor calculado de “Kg” servirá más adelante para poder calcular el factor de 

distribución de las sobrecargas para momentos y cortantes por carril en vigas internas.  
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13.7. PREDIMENSIONAMIENTO DE LA VIGA EXTERNA 

 

Al igual que para la viga interna primero calculamos el ancho efectivo del ala de la viga 

externa siguiendo los parámetros explicados anteriormente para la Figura Nº 09. 

 

Para vigas exteriores: 

𝑏𝑒 −
𝑏𝑒𝑖
2
  

{
 
 

 
 𝐿

8

6ℎ𝑠 +
𝑏𝑤

2⁄

 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑣𝑜𝑙𝑎𝑑𝑖𝑧𝑜 }
 
 

 
 

 

 Reemplazando los datos: 

𝑏𝑒 −
2.50

2
  

{
 

 
18.91

8
= 2.36 𝑚

6(0.2) + 0.5 2⁄ = 1.45 𝑚

 0.80  𝑚 }
 

 

 

 

 El valor mínimo es el que gobierna, por lo tanto escogemos primero el valor del 

voladizo 0.80 m para continuar con el cálculo de 𝑏𝑒: 

 

𝑏𝑒 −
2.50

2
≤ 0.80 𝑚 

𝑏𝑒 = 2.05 𝑚 

 

Figura Nº 43. Dimensiones de la viga externa. Elaboración propia. 
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 Ahora calcularemos los valores de  c  y del área de la viga interna: 

 

c  =   (2.05)(0.20)(0.10) + (1.75)(0.50)(1.075) 

        (2.05)(0.20) + (1.75)(0.50) 

c  =  0.7639 m   

  

𝐴𝑅𝐸𝐴 = (2.05)(0.20) + (1.75)(0.50) 

𝐴𝑅𝐸𝐴 = 1.2850 𝑚2 

 

 Continuamos con el cálculo del momento de inercia “I” de la viga interna: 

 

𝐼 =
(2.05)(0.20)3

12
+ (2.05)(0.20)(0.7639 − 0.10)2 +

(0.50)(1.75)3

12

+ (0.50)(1.75)(0.875 − 0.7639)2 

𝐼 = 0.4162 𝑚4 

 

 Por ultimo pasamos al cálculo del factor de corrección "𝑒", el cual depende también 

de "𝑑𝑒". En la siguiente figura se detalla gráficamente la distancia de "𝑑𝑒": 

 

Figura Nº 44. Distancia "𝑑𝑒" en el volado del puente. Elaboración propia. 
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𝑑𝑒 = 𝐷𝑖𝑠𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 𝑒𝑙 𝑎𝑙𝑚𝑎 𝑒𝑥𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑒𝑥𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑦 𝑒𝑙  

           𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑎𝑟𝑑𝑖𝑛𝑒𝑙 𝑜 𝑏𝑎𝑟𝑟𝑒𝑟𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑒𝑙 𝑡𝑟𝑎𝑓𝑖𝑐𝑜. 

𝑑𝑒 = −0.40 𝑚 = −400 𝑚𝑚 

 

 El parámetro “de” debe ser tomado como positivo si el alma de la viga exterior esta 

hacia dentro del sardinel o barrera para el tráfico y negativo si se encuentra hacia afuera. 

Según los rangos de aplicabilidad detallados en la Tabla Nº 6 el valor de "𝑑𝑒" debe 

encontrarse entre el rango de aplicabilidad de −300 𝑚𝑚 ≤ 𝑑𝑒 ≤ 1700 𝑚𝑚, por lo tanto 

el valor hallado no cumple con los requisitos para poder ser usado más adelante en el 

cálculo del factor de corrección "𝑒". 

 

13.8. FACTOR DE DISTRIBUCIÓN DE LAS SOBRECARGAS PARA MOMENTO 

 

Como ya se explicó anteriormente, los factores de distribución para momento deben ser 

aplicados en puentes que son analizados para un carril y para 2 ó más carriles de 

sobrecarga, utilizando el valor más alto de ambos casos. 

 

 El factor de distribución de la sobrecarga para momento se calcula y aplica de 

manera diferente para las vigas interiores y para las vigas exteriores. A continuación iremos 

detallando la explicación para estos dos casos de vigas Te. 

 

13.8.1. Vigas Interiores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para momento en vigas Te de 

concreto del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de 

carga siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 5. 

 

 Se sabe que el puente es de tres tramos de diferentes longitudes por tramos (25 m 

y 30 m), pero para el reemplazo de los datos en las próximas fórmulas de factor de 

distribución únicamente se considerará L = 25 m  ya que mientras menos distancia tiene la 

longitud del tramo, el valor del factor de distribución es más crítico. 
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 Para un carril de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.06 + (

𝑆

4300
)
0.4

(
𝑆

𝐿
)
0.3

(
𝐾𝑔
𝐿𝑡𝑠

3
)
0.1

 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SI = Un solo carril de diseño cargado para la viga interior, M = Momento 

 

 Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula para L = 25 m: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.06 + (

2000

4300
)
0.4

(
2000

25000
)
0.3

(
1.2643(1012)

(25000)(200)3
)

0.1

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.4750 

 

 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.075 + (

𝑆

2900
)
0.6

(
𝑆

𝐿
)
0.2

(
𝐾𝑔
𝐿𝑡𝑠

3
)
0.1

 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 MI = Múltiples carriles de diseño cargado para la viga interior, M = Momento 

 

Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula para L = 25 m: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.075 + (

2000

2900
)
0.6

(
2000

25000
)
0.2

(
1.2643(1012)

(25000)(200)3
)

0.1

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.6556 

 

 Por lo tanto, el factor de distribución para momento más crítico que se utilizará para 

el diseño de la viga interna, es el valor de 𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.6556 debido a que es el valor más 

alto de todos los que se calcularon. 
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13.8.2. Vigas Exteriores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para momento en vigas Te de 

concreto del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de 

carga siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 6. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

Se utiliza la Ley de Momentos explicada anteriormente en la Figura Nº 8. 

 

 Realizamos la sumatoria de momentos respecto al apoyo externo para poder hallar 

la reacción del apoyo interno. Al hallar la reacción, se multiplicará por el factor de presencia 

múltiple (m) y así tener el valor del factor de distribución de la sobrecarga para momento. 

A continuación se muestra en la siguiente imagen la manera de aplicación de la ley de 

momentos respecto al apoyo interno del puente considerando la carga “P” como la 

resultante de las cargas de las dos llantas del camión de diseño: 

 

 

Figura Nº 45. Ley de Momentos respecto al apoyo interno. Elaboración propia. 
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 Aplicando sumatoria de momentos respecto al apoyo interno: 

 

𝑅𝐴(2.50) = 𝑃(0.85) 

𝑅𝐴 = 𝑔𝑀
𝑆𝐸 = 0.340𝑃 

 

 Multiplicando por el factor de presencia múltiple (𝑚 = 1.2) 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐸 = 1.2(0.340) = 0.4080 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SE = Un solo carril de diseño cargado para la viga exterior, M = Momento 

 

 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

Se utiliza la siguiente fórmula para múltiples carriles cargados: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐸 = 𝑒𝑚𝑔𝑀

𝑀𝐼 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 ME = Múltiples carriles de diseño cargados para la viga exterior, M = Momento 

 

𝑒 = 0.77 +
𝑑𝑒
2800

 

 

 El valor "𝑑𝑒" fue hallado anteriormente en la Figura Nº 44, y no cumple con el rango 

de aplicabilidad anulando el valor de “𝑒”. 

 

 Por lo tanto, el factor de distribución de la fórmula para múltiples carriles también 

queda anulada: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐸 = 0 
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Entonces, el factor de distribución para momento más crítico que se utilizará para 

el diseño de la viga externa, es el valor de 𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐸 = 0.4080 debido a que es el valor más 

alto de los dos que se calcularon. 

 

13.9. FACTOR DE DISTRIBUCIÓN DE LAS SOBRECARGAS PARA CORTANTE 

 

Al igual que los factores de distribución para momento, los factores de distribución para 

cortante deben ser aplicados en puentes que son analizados para un carril y para 2 ó más 

carriles de sobrecarga, utilizando el valor más alto de ambos casos. 

 

 El factor de distribución de la sobrecarga para cortante se calcula y aplica de 

manera diferente para las vigas interiores y para las vigas exteriores. A continuación iremos 

detallando la explicación para estos dos casos de vigas Te. 

 

13.9.1. Vigas Interiores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para cortante en vigas Te de 

concreto del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de 

carga siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 7. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.36 +

𝑆

7600
 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SI = Un solo carril de diseño cargado para la viga interior, V = Cortante 

 

 Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.36 +

2000

7600
 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.6232 
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Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.2 +

𝑆

3600
− (

𝑆

10700
)
2.0

 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 MI = Múltiples carriles de diseño cargado para la viga interior, V = Cortante 

 

Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.2 +

2000

3600
− (

2000

10700
)
2.0

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.7206 

 

Entonces, el factor de distribución para cortante más crítico que se utilizará para el 

diseño de la viga interna, es el valor de 𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.7206 debido a que es el valor más alto 

de los dos que se calcularon. 

 

13.9.2. Vigas Exteriores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para cortante en vigas Te de 

concreto del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de 

carga siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 8. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

Se utiliza la Ley de Momentos, la cual dará el mismo valor ya explicado y calculado 

anteriormente en la Figura Nº 45. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸 = 1.2(0.340) = 0.4080 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SE = Un solo carril de diseño cargado para la viga exterior, V = Cortante 
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 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

Se utiliza la siguiente fórmula para múltiples carriles cargados: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐸 = 𝑒𝑚𝑔𝑉

𝑀𝐼 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 ME = Múltiples carriles de diseño cargados para la viga exterior, V = Cortante 

 

𝑒 = 0.6 +
𝑑𝑒
3000

 

 

 El valor "𝑑𝑒" fue hallado anteriormente en la Figura Nº 44, y no cumple con el rango 

de aplicabilidad anulando el valor de “𝑒”. 

 

 Por lo tanto, el factor de distribución de la fórmula para múltiples carriles también 

queda anulada: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐸 = 0 

 

Entonces, el factor de distribución para cortante más crítico que se utilizará para el 

diseño de la viga externa, es el valor obtenido por la Ley de Momentos 𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸 = 0.4080 

debido a que es el valor más alto de los dos que se calcularon. 

 

13.10. DISEÑO DE LA VIGA INTERNA 

  

Para el diseño de la viga interna primero debemos analizar el tipo de estado límite que se 

usará para después pasar al cálculo del momento último y del cortante último, los cuales 

sirven para hallar la cantidad de varillas de refuerzo necesarias para soportar todas las 

cargas vivas y muertas de la superestructura del puente, y hallar también la distribución 

respectiva de los estribos a lo largo de la viga.  
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 Para el cálculo del momento último y cortante último de este puente se usará el 

estado límite de Resistencia I, por lo tanto se requiere de los factores de carga y de la 

combinación de cargas respectivas, especificadas anteriormente en las Tablas Nº 2 y 3. 

 

13.10.1. Análisis del Momento Último. 

 

De los valores máximos obtenidos anteriormente en los diagramas de momentos de cargas 

muertas y cargas vivas por viga y del momento máximo de carga viva del camión de diseño 

HL-93K, calcularemos a continuación el valor del momento último de la viga interna:  

 

𝑀𝑈 = 𝑛[γ𝐷𝐶𝑀𝐷𝐶 + γ𝐷𝑊𝑀𝐷𝑊 + γ𝑃𝐿𝑀𝑃𝐿 + γ𝐿𝐿+𝐼(𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼)(𝐹𝑃𝑀)(𝑀𝑀𝐴𝑋)]                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                      

 

𝑀𝑈 = 1[1.25(284.377) + 1.50(14.661) + 1.75(15.638)

+ 1.75(0.6556)(1)(256.420)] 

𝑀𝑈 =  699.020 𝑇.𝑚 

 

13.10.2. Análisis del Cortante Último. 

 

De los valores máximos obtenidos anteriormente en los diagramas de cortantes de cargas 

muertas y cargas vivas por viga y del cortante máximo de carga viva del camión de diseño 

HL-93K, calcularemos a continuación el valor del cortante último de la viga interna:  

 

𝑉𝑈 = 𝑛[γ𝐷𝐶𝑉𝐷𝐶 + γ𝐷𝑊𝑉𝐷𝑊 + γ𝑃𝐿𝑉𝑃𝐿 + γ𝐿𝐿+𝐼(𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼)(𝐹𝑃𝑀)(𝑉𝑀𝐴𝑋)]                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                      

 

𝑉𝑈 = 1[1.25(53.010) + 1.50(2.733) + 1.75(2.915)

+ 1.75(0.7206)(1)(55.949)] 

𝑉𝑈 = 146.018 𝑇 

 

13.10.3. Cálculo del Acero Principal. 

 

Para este cálculo nos basamos en los valores que se muestran en la Tabla de Diseño en 

Flexión del Anexo 2, de la cual debemos calcular un valor KU de la siguiente ecuación: 
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𝐾𝑈 =
𝑀𝑈

𝑏𝑒𝑑
2
 

 Donde: 

 

 Mu :  Momento último 

 be  :  Ancho efectivo 

 d   :  Peralte efectivo (Se asumirá d = 1.80 m) 

 

Entonces, reemplazamos los datos en la ecuación de 𝐾𝑈 para el análisis de varillas 

de refuerzo en la parte superior o acero negativo de la viga interna: 

 

𝐾𝑈 =
699.020 𝑥 105

50(180)2
= 43.1494 

 

De la tabla hallamos la cuantía “ρ”, de la cual interpolamos para un 𝐾𝑈 = 43.1494 y 

finalmente pasar al cálculo del área de varillas de refuerzo o acero negativo a utilizar. 

 

1.28% − 1.30%

42.90 − 43.49
=

1.28% − 𝑋

42.90 − 43.1494
 

 

𝑋 = 𝜌 = 1.2885% 

 

𝐴𝑠 = 𝜌𝑏𝑑 = (0.012885)(50)(180) = 115.965 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 =
115.965 𝑐𝑚2

5.1 𝑐𝑚2
= 22.74 ≈ 23 ∅ 1" 

 

 Finalmente para la parte superior de la viga interna se utilizarán 23 varillas de 

refuerzo de 1”, los cuales se distribuirán como se muestra en la siguiente imagen: 
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Figura Nº 46. Distribución de varillas de refuerzo en la parte superior de la viga interna.  

Elaboración propia. 

 

 De la última figura, verificamos si el peralte efectivo que se asumió para el cálculo 

de varillas de refuerzo fue el correcto. 

 

�̅�𝐶(23)(5.1) = 5(5.1) (5.3 +
2.54

2
) + 4(5.1) (5.3 + 2.54 +

2.54

2
)

+ 5(5.1) (5.3 + 3(2.54) +
2.54

2
)

+ 4(5.1) (5.3 + 5(2.54) +
2.54

2
)

+ 5(5.1) (5.3 + 6(2.54) +
2.54

2
) 

�̅�𝐶 = 14.19 𝑐𝑚 

 

𝑑 = 195 𝑐𝑚 − 14.19 𝑐𝑚 = 180.81 𝑐𝑚 

 

 Por lo tanto, la suposición del peralte efectivo que se utilizó anteriormente para el 

cálculo de varillas de refuerzo en la parte superior de la viga fue correcta. 

 

Ahora, reemplazamos los datos en la ecuación de 𝐾𝑈 para el análisis de varillas de 

refuerzo en la parte inferior o acero positivo de la viga interna: 
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𝐾𝑈 =
699.020 𝑥 105

250(180)2
= 8.6299 

 

De la tabla hallamos la cuantía “ρ”, de la cual interpolamos para un 𝐾𝑈 = 8.6299 y 

finalmente pasar al cálculo del área de varillas de refuerzo o acero positivo a utilizar. 

 

0.22% − 0.24%

8.15 − 8.88
=

0.22% − 𝑋

8.15 − 8.6299
 

 

𝑋 = 𝜌 = 0.2359% 

 

𝐴𝑠 = 𝜌𝑏𝑑 = (0.002359)(250)(180) = 106.155 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 =
106.155 𝑐𝑚2

5.1 𝑐𝑚2
= 20.82 ≈ 21 ∅ 1" 

 

 Finalmente para la parte inferior de la viga interna se utilizarán 21 varillas de 

refuerzo de 1”, los cuales se distribuirán como se muestra en la siguiente imagen: 

 

 

Figura Nº 47. Distribución de varillas de refuerzo en la parte inferior de la viga interna.  

Elaboración propia. 
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Al igual que para la parte superior de la viga interna, de la última figura, verificamos 

si el peralte efectivo que se asumió para el cálculo de varillas de refuerzo fue el correcto. 

 

�̅�𝐶(21)(5.1) = 6(5.1) (5.3 +
2.54

2
) + 2(5.1) (5.3 + 2.54 +

2.54

2
)

+ 4(5.1) (5.3 + 3(2.54) +
2.54

2
)

+ 4(5.1) (5.3 + 5(2.54) +
2.54

2
)

+ 5(5.1) (5.3 + 7(2.54) +
2.54

2
) 

�̅�𝐶 = 14.92 𝑐𝑚 

 

𝑑 = 195 𝑐𝑚 − 14.92 𝑐𝑚 = 180.08 𝑐𝑚 

 

Por lo tanto, la suposición del peralte efectivo que se utilizó anteriormente para el 

cálculo de varillas de refuerzo en la parte superior de la viga fue correcta. 

 

13.10.4. Resistencia de diseño de la Viga Te. 

 

Para analizar si la resistencia de diseño cumple con lo analizado anteriormente, primero 

debemos analizar la forma de trabajo de la viga Te interna en las zonas de momentos, para 

este caso analizamos la viga con la posibilidad de trabajo para momento positivo o 

compresiones en la fibra superior de la viga. 

 

Para llevar a cabo el análisis se debe calcular el bloque equivalente de 

compresiones al cual se le denomina y conoce como “a” y es el equivalente a las 

compresiones reales que suceden en el concreto así como los esfuerzos y deformaciones 

que ocurren en él. Como en este caso analizaremos la fibra superior de la viga Te, existen 

dos posibles casos para analizar “a”, los cuales se muestran a continuación: 

 

 1º Caso: Cuando el bloque de compresiones actúa en el ala ( a  ≤  hf )  

   La sección se diseña y se trabaja como una sección rectangular. 
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 2º Caso: Cuando el bloque de compresiones actúa en el alma ( a  >  hf ) 

La sección se diseña y se trabaja como una sección T. 

 

 A continuación, de la siguiente imagen determinaremos el caso que se usará para 

analizar la viga interna: 

 

 

Figura Nº 48. Análisis de la sección Te de la viga interna. Elaboración propia. 

 

 De la imagen, calculamos el valor del bloque de compresiones para determinar el 

caso con el que analizará la viga interna. Para hallar “a”, aplicamos la siguiente ecuación: 

 

𝑎 =
𝐴𝑠. 𝑓𝑦

0.85. 𝑓′𝑐 . 𝑏
     →     𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒 {

𝐴𝑠 = 107.1 𝑐𝑚2

𝑓𝑦 = 4200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2

𝑓′𝑐 = 280 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2

𝑏 = 250 𝑐𝑚

 

 

 Reemplazando los datos en la ecuación, se obtiene lo siguiente: 

 

𝑎 =
(107.1)(4200)

0.85(280)(250)
= 7.56 𝑐𝑚 

 

Ya que a < hf, el 1º Caso dice que la sección se debe analizar como rectangular. 
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Una vez que tenemos el valor del bloque de compresiones, pasamos al cálculo de 

la resistencia de diseño la cual se calculará de la siguiente ecuación: 

 

∅𝑀𝑛 = ∅𝐴𝑠. 𝑓𝑦. (𝑑 −
𝑎

2
)     →     𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒 

{
 
 

 
 

∅ = 0.90
𝐴𝑠 = 107.1 𝑐𝑚2

𝑓𝑦 = 4200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2

𝑑 = 180 𝑐𝑚
𝑎 = 7.56 𝑐𝑚

 

 

Reemplazando los datos en la ecuación, se obtiene lo siguiente: 

 

∅𝑀𝑛 = (0.9)(107.1)(4200)(180 −
7.56

2
) 

∅𝑀𝑛 = 71340552.36 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 713.406 𝑇.𝑚 

 

 Entonces, como 𝑀𝑈 < ∅𝑀𝑛, la resistencia de diseño si cumple con la cantidad de 

varillas de refuerzo calculados para la viga interna. 

 

13.10.5. Diseño por Fatiga. 

 

Como sabemos todo el diseño calculado anteriormente para la viga interna fue para un 

estado límite de Resistencia I y ahora para investigar el estado límite de Fatiga, debemos 

analizar la carga de Fatiga, y la sección agrietada para después finalizar con la verificación 

de esfuerzos, los cuales se explicarán a continuación: 

 

13.10.6. Cargas de Fatiga. 

 

Debe ser analizado por medio del camión de diseño, el cual debe cumplir con ciertos 

criterios de la AASHTO LRFD detallados a continuación: 

 

 Se usará solo un camión de diseño, el cual tendrá un espaciamiento 

constante de 9.14 m entre los ejes más pesados. 

 La carga dinámica o de impacto que se permitirá será IM = 15% 

 Se usará el factor de distribución de sobrecarga para un solo carril. 

 Se eliminará el factor de presencia múltiple (m = 1.2) 
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 Para el caso de un puente con vigas Te continúas, la AASHTO LRFD recomienda 

analizar las cargas de Fatiga en las ubicaciones 104 y 200, y seleccionar la carga más 

crítica. A continuación calcularemos la carga de Fatiga para ambas ubicaciones utilizando 

las líneas de influencia ya calculadas anteriormente en la Tabla Nº 12: 

 

 Para la Ubicación 104: 

 

Figura Nº 49. Carga de Fatiga en la ubicación 104. Elaboración propia. 

 

𝑀𝐿𝐿 = 14.52(5.175 + 1.566) + 3.63(0.353) = 99.16 𝑇. 𝑚 

  

 Ahora le agregamos la carga dinámica permitida para Fatiga IM = 15% 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = 1.15(99.16) = 114.03 𝑇.𝑚 

 

 Se considera el factor de distribución para un solo carril y despreciando el factor de 

presencia múltiple (m = 1.2). 

 

𝑔𝑀
𝑆𝐼 =

0.475

1.2
= 0.396 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = 114.03(0.396) = 45.16 𝑇.𝑚 

 

 Pasamos al análisis de la combinación de cargas para el estado límite de Fatiga, 

considerando el valor de 𝑛 = 𝑛𝐷. 𝑛𝑅 . 𝑛𝐼 = 1. 
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𝑀𝐹𝐴𝑇 = 𝑛(1.50𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀) 

 

𝑀𝐹𝐴𝑇 = 1(1.50 𝑥 45.16) = 67.74 𝑇. 𝑚  →  𝐶𝑅Í𝑇𝐼𝐶𝑂  

 

 Para la Ubicación 200: 

 

Figura Nº 50. Carga de Fatiga en la ubicación 200. Elaboración propia. 

 

𝑀𝐿𝐿 = 14.52(−2.584 − 1.528) + 3.63(−0.744) = −62.41 𝑇.𝑚 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = 1.15(−62.41) = 71.77 𝑇.𝑚 

 

 Se considera el factor de distribución para un solo carril y despreciando el factor de 

presencia múltiple (m = 1.2). 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = 71.77(0.396) = 28.42 𝑇.𝑚 

 

𝑀𝐹𝐴𝑇 = 1(1.50 𝑥 28.42) = 42.63 𝑇. 𝑚 

 

 Sección Agrietada. 

 

Según la AASHTO LRFD la sección agrietada o fisurada debe ser utilizada si la suma de 

cargas muertas o permanentes más la combinación de cargas de Fatiga, da como 

resultado una fuerza de tracción mayor que 0.80√𝑓′𝑐. 
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𝑓𝑡𝑟𝑎𝑐𝑐𝑖ó𝑛 = 0.80√𝑓′𝑐 = 0.80√280 = 13.39 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 Hallamos el esfuerzo debido a las cargas muertas o permanentes más la 

combinación de cargas por Fatiga I para después compararlo con la fuerza de tracción. 

 

𝑀′𝑓𝑎𝑡 = 𝑀𝐷𝐶 +𝑀𝐷𝑊 +𝑀𝐹𝐴𝑇 

 

𝑀′𝑓𝑎𝑡 = 284.38 + 14.66 + 67.74 = 366.78 𝑇.𝑚 

 

 Entonces: 

 

𝑓𝑓𝑎𝑡 =
𝑀′

𝑓𝑎𝑡

𝑆
  ;   𝑑𝑜𝑛𝑑𝑒   𝑆 =

𝑏ℎ2

6
=
(250)(1952)

6
= 1584375 𝑐𝑚3 

 

𝑓𝑓𝑎𝑡 =
366.78 𝑥 105 𝑘𝑔. 𝑐𝑚

1584375 𝑐𝑚3
= 23.15 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

  

 Como el valor de 𝑓𝑓𝑎𝑡 = 23.15 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  > 𝑓𝑡𝑟𝑎𝑐𝑐𝑖ó𝑛 = 13.39 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 , 

entonces usamos el valor de la sección agrietada para así poder hacer la verificación de 

esfuerzos. 

 

 Verificación de esfuerzos. 

 

Pasamos a verificar los esfuerzos en el refuerzo debido a las cargas vivas y a las cargas 

muertas de la siguiente manera: 

 

 Esfuerzo por carga viva: 

 

𝑓𝐿𝐿 =
𝑀𝐹𝐴𝑇

𝐴𝑠(𝑗𝑑)
   ;    𝑑𝑜𝑛𝑑𝑒  {

𝐴𝑠 = 21∅1" = 21(5.1) = 107.1 𝑐𝑚2

𝑗𝑑 = 𝑑 −
𝑦

3
= 181 −

31.98

3
= 170.51 𝑐𝑚
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𝑓𝐿𝐿 =
67.74 𝑥 105

107.1(170.51)
= 370.94 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 Esfuerzo por carga muerta o permanente: 

 

𝑓𝐷𝐿 =
𝑀𝐷𝐶+𝐷𝑊

𝐴𝑠(𝑗𝑑)
=
(284.38 + 14.66)105

107.1(170.51)
 

 

𝑓𝐷𝐿 = 1637.53 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2 

 

 Rango máximo de esfuerzos: 

 

El esfuerzo mínimo es el esfuerzo por carga viva mínimo sumado con el esfuerzo por 

cargas muertas: 

 

𝑓𝑚í𝑛 = 0 + 1637.53 = 1637.53 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 El esfuerzo máximo es el esfuerzo por carga viva máxima sumado con el esfuerzo 

por cargas muertas: 

 

𝑓𝑚á𝑥 = 370.94 + 1637.53 = 2008.47 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 Entonces, el rango máximo de esfuerzos es: 

 

𝑓 = 𝑓𝑚á𝑥 − 𝑓𝑚í𝑛 = 2008.47 − 1637.53 

 

𝑓 = 370.94 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 Según la AASHTO LRFD el rango límite del esfuerzo por fatiga se interpreta bajo la 

siguiente ecuación: 

 

𝑓𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 = 1687 − 0.33𝑓𝑚í𝑛 
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𝑓𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 = 1687 − 0.33(1637.53) = 1146.62 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

 Finalmente, verificamos que se cumpla lo siguiente: 

 

𝑓𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒 > 𝑓𝐿𝐿 

 

1146.62 > 370.94   →    𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

  

13.10.7. Diseño de Estribos. 

 

Debemos basarnos en el diseño por cortante según la metodología de diseño de la norma 

AASHTO LRFD, la cual pide cumplir las siguientes ecuaciones para estimar la resistencia 

de la viga interna: 

𝑉𝑈 ≤ ∅𝑉𝑛 

𝑉𝑛 = 𝑉𝐶 + 𝑉𝑆 

𝑉𝑈 ≤ ∅(𝑉𝐶 + 𝑉𝑆) 

 

 Donde: 

 

 𝑉𝑈 = 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 ú𝑙𝑡𝑖𝑚𝑜 

 𝑉𝑛 = 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑎𝑙 𝑐𝑜𝑟𝑡𝑒 

 𝑉𝐶 = 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑛𝑐𝑟𝑒𝑡𝑜 

 𝑉𝑆 = 𝐶𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑛𝑜𝑚𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 

 

Calculamos el cortante nominal resistente del concreto de la siguiente manera: 

 

𝑉𝐶 = 0.53√𝑓′𝐶 . 𝑏𝑤 . 𝑑 

𝑉𝐶 = 0.53√280(50)(180) 

𝑉𝐶 = 79817.37 𝑘𝑔 = 79.817 𝑇 

 

 Ahora, pasamos al cálculo del cortante nominal resistente del acero: 
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𝑉𝑈 = ∅𝑉𝑛 = ∅(𝑉𝐶 + 𝑉𝑆) 

𝑉𝑆 =
𝑉𝑈
∅
− 𝑉𝐶 

𝑉𝑆 =
146.018

0.85
− 79.817 

𝑉𝑆 = 91.9689 𝑇 

 

 Finalmente, teniendo ya el cortante nominal del acero pasamos a escoger estribos 

de ø1/2” y de esta manera pasamos al cálculo del espaciamiento máximo que habrá entre 

los estribos. Para esto aplicamos la siguiente ecuación de espaciamiento máximo 

reemplazando los datos ya calculados anteriormente: 

 

𝑆∅1/2" =
𝐴𝑆𝑉𝑂𝐿 . 𝑓𝑦 . 𝑑

𝑉𝑆
 

𝑆∅1/2" =
2(1.29)(4200)(180)

91968.90
= 21.21 𝑐𝑚 

  Entonces, se usarán estribos de ø1/2” @ 0.20 m 

 

13.10.8. Cálculo del Acero en el Alma de la viga interna. 

 

En el alma de las vigas internas debe colocarse acero de contracción y temperatura en 

ambas caras laterales, por lo tanto hallamos el área a utilizar de la siguiente formula: 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18 𝑏. ℎ

2(𝑏 + ℎ)
  

 

𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒  { 
 2.33 𝑐𝑚2/𝑚 ≤ 𝐴𝑠 ≤ 12.70 𝑐𝑚2/𝑚

𝑏 = 50 𝑐𝑚
ℎ = 195 𝑐𝑚

 

 

 Reemplazamos los datos para el cálculo del área a utilizar: 
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𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18(50)(195)

2(50 + 195)
= 3.58 𝑐𝑚2/𝑚 

 

 Como el valor se encuentra dentro del rango permitido, utilizaremos ese mismo 

valor para proceder con el análisis.  

 

 Entonces, tenemos para el espacio libre de la viga interna descontando la altura de 

la losa y parte de las varillas de refuerzo superiores así como también las inferiores:  

 

𝐴𝑙𝑚𝑎 = 1.95 − 0.25 − 0.25 = 1.45 𝑚 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 = (3.58 𝑐𝑚2/𝑚)(1.45 𝑚) = 5.19 𝑐𝑚2 

 

 Finalmente, se usaran por cara 2 ∅ 3/4" = (2.85 𝑐𝑚2), que deberán cumplir una 

separación máxima de 3 veces el espesor de la viga o 45 cm. 

 

𝑆𝑚𝑎𝑥 = 3(25) = 75 𝑐𝑚        ó        𝑆𝑚𝑎𝑥 = 45 𝑐𝑚 

 

 A continuación se muestra un resumen de todas las varillas de refuerzo que se 

necesitarán para el diseño de la viga principal interna de concreto armado: 

 

𝐴𝐶𝐸.𝑁𝐸𝐺𝐴𝑇𝐼𝑉𝑂

23∅1"
  | 
𝐴𝐶𝐸. 𝑃𝑂𝑆𝐼𝑇𝐼𝑉𝑂   

21∅1"
|  
𝐴𝐶𝐸. 𝐴𝐿𝑀𝐴

2∅3/4"
 |   

𝐸𝑆𝑇𝑅𝐼𝐵𝑂𝑆

∅1/2"@20𝑐𝑚
 

 

13.11. DISEÑO DE LA VIGA EXTERNA 

  

Al igual que para el diseño de la viga interna, para el diseño de la viga externa primero 

debemos analizar el tipo de estado límite que se usará, el cual debe ser el mismo que para 

la viga interna, para después pasar al cálculo del momento último y del cortante último, los 

cuales sirven para hallar la cantidad de varillas de refuerzo necesarias para soportar todas 

las cargas vivas y muertas de la superestructura del puente, y hallar también la distribución 

respectiva de los estribos a lo largo de la viga.  
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 Para el cálculo del momento último y cortante último se debe usar el mismo estado 

límite que el de la viga interna, el cual es el de Resistencia I, por lo tanto se requiere de los 

factores de carga y de la combinación de cargas respectivas, especificadas anteriormente 

en las Tablas Nº 2 y 3. 

 

13.11.1. Análisis del Momento Último. 

 

Al igual que para la viga interna, de los valores máximos obtenidos anteriormente en los 

diagramas de momentos de cargas muertas y cargas vivas por viga y del momento máximo 

de carga viva del camión de diseño HL-93K, calcularemos a continuación el valor del 

momento último de la viga externa:  

 

𝑀𝑈 = 𝑛[𝛾𝐷𝐶𝑀𝐷𝐶 + 𝛾𝐷𝑊𝑀𝐷𝑊 + 𝛾𝑃𝐿𝑀𝑃𝐿 + 𝛾𝐿𝐿+𝐼(𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐸)(𝐹𝑃𝑀)(𝑀𝑀𝐴𝑋)]                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                      

 

𝑀𝑈 = 1[1.25(284.377) + 1.50(14.661) + 1.75(15.638)

+ 1.75(0.4080)(1)(256.420)] 

𝑀𝑈 = 587.913 𝑇.𝑚 

 

13.11.2. Análisis del Cortante Último. 

 

Al igual que para la viga interna, de los valores máximos obtenidos anteriormente en los 

diagramas de cortantes de cargas muertas y cargas vivas por viga y del cortante máximo 

de carga viva del camión de diseño HL-93K, calcularemos a continuación el valor del 

cortante último de la viga externa:  

 

𝑉𝑈 = 𝑛[γ𝐷𝐶𝑉𝐷𝐶 + γ𝐷𝑊𝑉𝐷𝑊 + γ𝑃𝐿𝑉𝑃𝐿 + 𝛾𝐿𝐿+𝐼(𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸)(𝐹𝑃𝑀)(𝑉𝑀𝐴𝑋)]                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                      

 

𝑉𝑈 = 1[1.25(53.010) + 1.50(2.733) + 1.75(2.915)

+ 1.75(0.4080)(1)(55.949)] 

𝑉𝑈 = 115.411 𝑇 
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13.11.3. Cálculo del Acero Principal. 

 

Al igual que para la viga interna, para este cálculo también nos basamos en los valores que 

se muestran en la Tabla de Diseño en Flexión del Anexo 2, de la cual debemos calcular el 

valor KU de igual manera que en la viga interna. 

 

Entonces, reemplazamos los datos en la ecuación de 𝐾𝑈 para el análisis de varillas 

de refuerzo en la parte superior de la viga externa, en donde se asumirá el mismo peralte 

efectivo que se usó para la viga interna: 

 

𝐾𝑈 =
587.913 𝑥 105

50(180)2
= 36.2909 

 

De la tabla hallamos la cuantía “ρ”, de la cual interpolamos para un 𝐾𝑈 = 36.2909 y 

finalmente pasar al cálculo del área de varillas de refuerzo a utilizar. 

 

1.04% − 1.06%

35.69 − 36.31
=

1.04% − 𝑋

35.69 − 36.2909
 

 

𝑋 = 𝜌 = 1.0594% 

 

𝐴𝑠 = 𝜌𝑏𝑑 = (0.010594)(50)(180) = 95.346 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 =
95.346 cm2

5.1 cm2
= 18.69 ≈ 19 ∅ 1" 

 

 Finalmente para la parte superior de la viga externa también se utilizarán 19 varillas 

de refuerzo de 1”, los cuales se distribuirán como se muestra en la Figura Nº 51. 
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Figura Nº 51. Distribución de varillas de refuerzo en la parte superior de la viga externa.  

Elaboración propia. 

 

Ahora, reemplazamos los datos en la ecuación de 𝐾𝑈 para el análisis de varillas de 

refuerzo en la parte inferior de la viga externa: 

 

𝐾𝑈 =
587.913 𝑥 105

205(180)2
= 8.8515 

 

De la tabla hallamos la cuantía “ρ”, de la cual interpolamos para un 𝐾𝑈 = 10.4357 y 

finalmente pasar al cálculo del área de varillas de refuerzo a utilizar. 

 

0.22% − 0.24%

8.15 − 8.88
=

0.22% − 𝑋

8.15 − 8.8515
 

 

𝑋 = 𝜌 = 0.2392% 

 

𝐴𝑠 = 𝜌𝑏𝑑 = (0.002392)(205)(180) = 88.265 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 =
88.265 𝑐𝑚2

5.1 𝑐𝑚2
= 17.31 ≈ 18 ∅ 1" 
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 Finalmente para la parte inferior de la viga externa también se utilizarán 18 varillas 

de refuerzo de 1”, los cuales se distribuirán como se muestra en la siguiente figura: 

 

Figura Nº 52. Distribución de varillas de refuerzo en la parte inferior de la viga externa.  

Elaboración propia. 

 

13.11.4. Resistencia de diseño de la Viga Te. 

 

De la misma manera que para la viga interna, aplicaremos todos los parámetros usados en 

la viga interna para poder calcular la resistencia de diseño de la viga Te externa. Primero 

calcularemos y analizaremos en que caso se encuentra el bloque equivalente de 

compresiones para el momento positivo en el ala de la viga Te.   

 

 A continuación, de la Figura Nº 53 determinaremos el caso que se usará para 

analizar la viga externa. Entonces calculamos el valor del bloque de compresiones para 

determinar el caso con el que analizará la viga externa. Para hallar “a”, aplicamos 

nuevamente la siguiente ecuación: 

 

𝑎 =
𝐴𝑠. 𝑓𝑦

0.85. 𝑓′𝑐 . 𝑏
     →     𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒 {

𝐴𝑠 = 91.8 𝑐𝑚2

𝑓𝑦 = 4200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2

𝑓′𝑐 = 280 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2

𝑏 = 205 𝑐𝑚
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Figura Nº 53. Análisis de la sección Te de la viga externa. Elaboración propia. 

 

 Reemplazando los datos en la ecuación, se obtiene lo siguiente: 

 

𝑎 =
(91.8)(4200)

0.85(280)(205)
= 7.90 𝑐𝑚 

 

Ya que a < hf, el 1º Caso dice que la sección se debe analizar como rectangular. 

 

Una vez que tenemos el valor del bloque de compresiones, pasamos al cálculo de 

la resistencia de diseño la cual se calculará nuevamente de la siguiente ecuación: 

 

∅𝑀𝑛 = ∅𝐴𝑠. 𝑓𝑦. (𝑑 −
𝑎

2
)     →     𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒 

{
 
 

 
 

∅ = 0.90
𝐴𝑠 = 91.8 𝑐𝑚2

𝑓𝑦 = 4200 𝑘𝑔/𝑐𝑚2

𝑑 = 180 𝑐𝑚
𝑎 = 7.90 𝑐𝑚

 

 

Reemplazando los datos en la ecuación, se obtiene lo siguiente: 
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∅𝑀𝑛 = (0.9)(91.8)(4200)(180 −
7.90

2
) 

∅𝑀𝑛 = 61090054.200 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 610.901 𝑇.𝑚 

 

 Entonces, como 𝑀𝑈 < ∅𝑀𝑛, la resistencia de diseño si cumple con la cantidad de 

varillas de refuerzo calculados para la viga externa. 

 

13.11.5. Diseño de Estribos. 

 

Al igual que el diseño de la viga interna, para la viga externa igualmente nos basamos en 

el diseño por cortante según la metodología de diseño de la norma AASHTO LRFD, en 

donde aplicaremos las mismas ecuaciones y el mismo proceso que se usó en el diseño de 

estribos para la viga interna. 

 

Calculamos el cortante nominal resistente del concreto de la siguiente manera: 

 

𝑉𝐶 = 0.53√𝑓′𝐶 . 𝑏𝑤 . 𝑑 

𝑉𝐶 = 0.53√280(50)(180) = 79817.37 𝑘𝑔 = 79.817 𝑇 

 

 Ahora, pasamos al cálculo del cortante nominal resistente del acero: 

 

𝑉𝑈 = ∅𝑉𝑛 = ∅(𝑉𝐶 + 𝑉𝑆) 

𝑉𝑆 =
𝑉𝑈
∅
− 𝑉𝐶 

𝑉𝑆 =
136.560

0.85
− 79.817 = 80.8418 𝑇 

 

Finalmente, teniendo ya el cortante nominal del acero pasamos a escoger estribos 

de ø1/2” y de esta manera pasamos al cálculo del espaciamiento máximo que habrá entre 

los estribos de la viga externa. Para esto aplicamos la misma ecuación de espaciamiento 

máximo que se utilizó para la viga interna: 
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𝑆∅1/2" =
𝐴𝑆𝑉𝑂𝐿 . 𝑓𝑦 . 𝑑

𝑉𝑆
 

 

𝑆∅1/2" =
2(1.29)(4200)(180)

80841.80
= 24.13 𝑐𝑚 

 

  Entonces, se usarán estribos de ø1/2” @ 0.25 m 

 

13.11.6. Cálculo del Acero en el Alma de la viga externa. 

 

En el alma de las vigas externas debe colocarse acero de contracción y temperatura en 

ambas caras laterales, por lo tanto hallamos el área a utilizar de la siguiente formula: 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18 𝑏. ℎ

2(𝑏 + ℎ)
  

 

𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒  { 
 2.33 𝑐𝑚2/𝑚 ≤ 𝐴𝑠 ≤ 12.70 𝑐𝑚2/𝑚

𝑏 = 50 𝑐𝑚
ℎ = 195 𝑐𝑚

 

 

 Reemplazamos los datos para el cálculo del área a utilizar: 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18(50)(195)

2(50 + 195)
= 3.58 𝑐𝑚2/𝑚 

 

 Como el valor se encuentra dentro del rango permitido, utilizaremos ese mismo 

valor para proceder con el análisis.  

 

 Entonces, tenemos para el espacio libre de la viga interna descontando la altura de 

la losa y parte de las varillas de refuerzo superiores o negativas así como también las  

inferiores o positivas:  
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𝐴𝑙𝑚𝑎 = 1.95 − 0.25 − 0.25 = 1.45 𝑚 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 = (3.58 𝑐𝑚2/𝑚)(1.45 𝑚) = 5.19 𝑐𝑚2 

 

 Finalmente, se usaran por cara 2 ∅ 3/4" = (2.85 𝑐𝑚2), que deberán cumplir una 

separación máxima de 3 veces el espesor de la viga o 45 cm. 

 

𝑆𝑚𝑎𝑥 = 3(25) = 75 𝑐𝑚        ó        𝑆𝑚𝑎𝑥 = 45 𝑐𝑚 

 

 A continuación se muestra un resumen de todas las varillas de refuerzo que se 

necesitarán para el diseño de la viga principal externa de concreto armado: 

 

𝐴𝐶𝐸.𝑁𝐸𝐺𝐴𝑇𝐼𝑉𝑂

19∅1"
  | 
𝐴𝐶𝐸. 𝑃𝑂𝑆𝐼𝑇𝐼𝑉𝑂   

18∅1"
|  
𝐴𝐶𝐸. 𝐴𝐿𝑀𝐴

2∅3/4"
 |   

𝐸𝑆𝑇𝑅𝐼𝐵𝑂𝑆

∅1/2"@25𝑐𝑚
 

 

13.12. SOFTWARE DE DISEÑO SAP2000 

 

Ahora calcularemos los momentos y cortantes máximos en las vigas internas y externas 

utilizando el software de diseño SAP2000, al cual le meteremos las mismas cargas del  

metrado de cargas por viga, y así analizar las siguientes combinaciones de carga: 

 

 Combo 1: Combinación de carga referida al Momento Último de la Viga Interna. 

 

 Combo 2: Combinación de carga referida al Cortante Último de la Viga Externa. 

 

 Combo 3: Combinación de carga referida al Momento Último de la Viga Interna. 

 

 Combo 4: Combinación de carga referida al Cortante Último de la Viga Externa. 

 

Para llevar a cabo esto, a continuación mostraremos los resultados del análisis de 

momentos y cortantes máximos para el camión de diseño HL93-K, para la viga principal 

interna y para la viga principal externa. 
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13.12.1. Análisis del Camión de diseño HL93-K. 

 

 Envolvente y Datos de Momento. 

 

 

Figura Nº 54. Envolvente de Momento para el Camión de diseño HL93-K. Elaboración 

propia tomada del software SAP2000. 

 

 

Figura Nº 55. Datos del Momento máximo para el Camión de diseño HL93-K. 

Elaboración propia tomada del software SAP2000. 
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 Envolvente y Datos de Cortante. 

 

 

Figura Nº 56. Envolvente de Cortante para el Camión de diseño HL93-K. Elaboración 

propia tomada del software SAP2000. 

 

 

Figura Nº 57. Datos del Cortante máximo para el Camión de diseño HL93-K. Elaboración 

propia tomada del software SAP2000. 
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 Comparando los datos que se calcularon anteriormente para el momento y cortante 

de carga viva vehicular con los datos calculados en el software SAP2000 se sabe lo 

siguiente: 

 

𝑀𝐴𝑁𝑈𝐴𝐿

𝑀𝑀𝐴𝑋 = 256.420 𝑇.𝑚 
𝑉𝑀𝐴𝑋 = 55.949 𝑇

  |   
𝑆𝐴𝑃2000

𝑀𝑀𝐴𝑋 = 255.233 𝑇.𝑚
𝑉𝑀𝐴𝑋 = 55.885 𝑇

 

 

 Entonces, como los datos son casi similares, nos hemos cerciorado de que el 

resultado del análisis y del cálculo del camión de diseño ha sido correcto para seguir 

trabajando en los análisis de la viga interna y de la viga externa.  

 

13.12.2. Análisis de la Viga Interna. 

 

 Envolvente y Datos de Momento. 

 

 

Figura Nº 58. Envolvente de Momento para la viga interna. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 
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Figura Nº 59. Datos del Momento Último para la viga interna. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 

 

Envolvente y Datos de Cortante. 

 

 

Figura Nº 60. Envolvente de Cortante para la viga interna. Elaboración propia tomada del 

software SAP2000. 
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Figura Nº 61. Datos del Cortante Último para la viga interna. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 

 

 Comparando los datos que se calcularon anteriormente para el momento último y 

cortante último de la viga interna con los datos calculados en el software SAP2000 se sabe 

lo siguiente: 

 

𝑀𝐴𝑁𝑈𝐴𝐿

𝑀𝑈 = 699.020 𝑇.𝑚 
𝑉𝑈 = 146.018 𝑇

  |   
𝑆𝐴𝑃2000

𝑀𝑈 = 706.861 𝑇.𝑚
𝑉𝑈 = 147.736 𝑇

 

 

 Entonces, como los datos son casi similares, nos hemos cerciorado de que los 

resultados del análisis y del cálculo de la viga interna han sido correctos al diseñar la 

cantidad de varillas de refuerzo y estribos de la viga.   

 

13.12.3. Análisis de la Viga Externa. 

 

Envolvente y Datos de Momento. 
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Figura Nº 62. Envolvente de Momento para la viga externa. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 

 

 

Figura Nº 63. Datos del Momento Último para la viga externa. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 
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Envolvente y Datos de Cortante. 

 

 

Figura Nº 64. Envolvente de Cortante para la viga externa. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 

 

 

Figura Nº 65. Datos del Cortante Último para la viga externa. Elaboración propia tomada 

del software SAP2000. 
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Comparando los datos que se calcularon anteriormente para el momento último y 

cortante último de la viga externa con los datos calculados en el software SAP2000 se sabe 

lo siguiente: 

𝑀𝐴𝑁𝑈𝐴𝐿

𝑀𝑈 = 587.913 𝑇.𝑚 
𝑉𝑈 = 115.411 𝑇

  |   
𝑆𝐴𝑃2000

𝑀𝑈 = 600.622 𝑇.𝑚
𝑉𝑈 = 120.032 𝑇

 

 

 Entonces, como los datos son casi similares, nos hemos cerciorado de que los 

resultados del análisis y del cálculo de la viga externa han sido correctos al diseñar la 

cantidad de varillas de refuerzo y estribos de la viga.   

 

13.13. DISEÑO DE LA VIGA DIAFRAGMA 

  

Las vigas diafragma son vigas transversales que se usan como riostras en los extremos de 

las vigas Te, en los apoyos y en puntos intermedios para que por medio de estas se 

mantenga la geometría de la sección Te y puedan soportar mejor las fuerzas laterales. 

 

 Las vigas diafragma deben cumplir con un peralte equivalente del 70% al 75% del 

peralte de la viga longitudinal. El ancho de estas vigas debe estar dentro del rango de 200 

a 300 mm de ancho y la separación recomendable que debe cumplirse entre viga y viga no 

debe exceder los 15 m de distancia. 

 

 En nuestro caso el peralte de la viga longitudinal o viga Te es de 1.95 m y para la 

viga diafragma se debe usar un peralte aproximado al 75% del peralte de la viga Te, por lo 

tanto pasamos a calcular este peralte de la siguiente manera: 

 

75%(ℎ𝑉𝐼𝐺𝐴) = 0.75(1.95 𝑚) = 1.4625 𝑚 

ℎ𝐷𝐼𝐴𝐹𝑅𝐴𝐺𝑀𝐴 = 1.45 𝑚 

 

 Ahora determinamos el ancho de la viga diafragma, el cual será de 25 cm de ancho. 

A continuación en la siguiente figura se muestra el puente y la sección transversal para 

observar la viga diafragma: 
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Figura Nº 66.  La viga diafragma y su sección transversal. Elaboración propia. 

 

13.13.1. Análisis de Cargas. 

 

Se analizarán las cargas muertas por peso propio realizando un metrado de cargas para el 

voladizo y para la viga diafragma, y también se analizaran las cargas vivas y su efecto de 

carga dinámica para momentos positivos y negativos. La carga muerta de la carpeta de 

rodadura se desprecia para los análisis de momento y cortante debido a que es un valor 

muy pequeño. A continuación se realizarán los análisis: 

 

 Carga Muerta (DC). 

 

Cargas en el eje de la viga externa debido al voladizo (Figura Nº 67): 

 

𝑃𝐵𝐴𝑅𝐴𝑁𝐷𝐴 = (100 𝑘𝑔/𝑚)(0.25 𝑚) = 25 𝑘𝑔 

𝑃𝐿𝑂𝑆𝐴 = (0.20 𝑚)(0.25 𝑚)(0.80 𝑚)(2400 𝑘𝑔/𝑚3) = 96 𝑘𝑔 

𝑃𝐶𝐴𝑅𝑇𝐸𝐿𝐴 = (1/2)(0.15 𝑚)(0.23 𝑚)(0.25 𝑚)(2400 𝑘𝑔/𝑚3) = 10.35 𝑘𝑔 

𝑃𝑉𝐸𝑅𝐸𝐷𝐴 = (0.20 𝑚)(0.25 𝑚)(0.80 𝑚)(2400 𝑘𝑔/𝑚3) = 96 𝑘𝑔  

𝑃𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 227.35 𝑘𝑔
 



131 
 

 

Figura Nº 67.  Cargas en el eje de la viga externa (voladizo). Elaboración propia. 

 

 Momento en el eje de la viga externa debido al voladizo (Figura Nº 67): 

 

𝑀𝐵𝐴𝑅𝐴𝑁𝐷𝐴 = (25 𝑘𝑔)(1.05 𝑚) = 26.25 𝑘𝑔.𝑚 

𝑀𝐿𝑂𝑆𝐴 = (96 𝑘𝑔) (
0.80 𝑚

2
+ 0.25 𝑚) = 62.40 𝑘𝑔.𝑚 

𝑀𝐶𝐴𝑅𝑇𝐸𝐿𝐴 = (10.35 𝑘𝑔) (
0.23 𝑚

3
+ 0.25 𝑚) = 3.38 𝑘𝑔.𝑚 

𝑀𝑉𝐸𝑅𝐸𝐷𝐴 = (96 𝑘𝑔) (
0.80 𝑚

2
+ 0.25 𝑚) = 62.40 𝑘𝑔.𝑚 

𝑀𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 154.43 𝑘𝑔.𝑚 

 

 Carga distribuida por peso propio de la viga diafragma: 

 

𝑊𝑃𝑃 = (0.25 𝑚)(1.45 𝑚)(2400 𝑘𝑔/𝑚
3) = 870 𝑘𝑔/𝑚 

 

 Entonces, en la Figura Nº 67 se mostrará la viga hiperestática resuelta. 
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De la Figura Nº 68 se observa que los momentos máximos se encuentran en los 

apoyos intermedios de la viga, entonces buscamos el valor máximo entre la cara izquierda 

y la cara derecha de los apoyos intermedios, los cuales están ubicados a 25 cm del centro 

de cada apoyo intermedio, los cuales ya se muestran calculados a continuación: 

 

 Momento máximo de la Carga Muerta de la viga diafragma ubicada en la cara 

izquierda del apoyo central es igual a −232.33 𝑘𝑔.𝑚 ≈ −0.232 𝑇.𝑚 

 

 Momento máximo de la Carga Muerta de la viga diafragma ubicada en la cara 

derecha del apoyo central es igual a −268.18 𝑘𝑔.𝑚 ≈ −0.268 𝑇.𝑚  

 

Entonces el valor más crítico es el que se encuentra en la cara derecha del apoyo 

central, el cuál será utilizado más adelante para el cálculo del momento último (MU). 

 

 

Figura Nº 68. Diagrama de momentos de la carga muerta de la viga diafragma. 

Elaboración propia. 



133 
 

 Carga Viva y efecto de Carga Dinámica (LL + IM). 

 

Ahora, analizaremos los momentos positivos y negativos, y el cortante crítico por carga 

viva para la losa, en la cual también se deben considerar los factores de presencia múltiple 

por carril y la carga dinámica para un estado límite de Resistencia I. 

 

 - Momento de Flexión Negativo: 

Como bien se sabe los momentos negativos son más críticos cuando se encuentran en los 

apoyos, por lo tanto necesitamos conocer el valor más crítico del momento en la cara 

izquierda y derecha de la viga. Para conocer la posición exacta de las cargas vivas en 

donde el momento negativo es máximo, usaremos el Software SAP2000 para analizar la 

losa hiperestática: 

 

Figura Nº 69. Diagrama de momentos de la losa por carga viva para máximo momento 

negativo. Elaboración propia. 

 

Como el momento máximo se encuentra en el apoyo intermedio B de la viga, 

buscamos el valor máximo entre la cara izquierda y la cara derecha del apoyo B, los cuales 

están ubicados a 25 cm del eje del apoyo, se muestran los cálculos a continuación: 
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 Momento máximo negativo de la losa por carga viva ubicada en la cara izquierda 

del apoyo central es igual a −1.88 𝑇.𝑚 

 

 Momento máximo negativo de la losa por carga viva ubicada en la cara derecha 

del apoyo central es igual a −1.69 𝑇.𝑚  

 

Entonces el valor más crítico es el que se encuentra en la cara izquierda del apoyo 

B, al cual se le considerará el factor de presencia múltiple y el factor de impacto o carga 

dinámica para después ser usado más adelante en el cálculo del momento ultimo (MU): 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = (−1.88)(1.2)(1.33) = 3.00 𝑇.𝑚 

 

 - Momento de Flexión Positivo: 

Para hallar la posición del momento positivo más crítico utilizaremos las líneas de influencia 

de momento flector para X = 0,4L especificadas en el Anexo 5 y analizaremos la losa 

hiperestática usando el software SAP2000: 

 

Figura Nº 70. Diagrama de momentos de la losa por carga viva para máximo momento 

positivo. Elaboración propia. 
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Entonces el valor más crítico es el que se encuentra a 0.4L o 1.00 m del apoyo 

externo A, al cual se le considerará el factor de presencia múltiple y el factor de impacto o 

carga dinámica para después ser usado en el cálculo del momento ultimo (MU): 

 

𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 = (3.38)(1.2)(1.33) = 5.39 𝑇.𝑚 

 

 - Cortante en Sección Crítica: 

Se analizará el cortante crítico más adelante en el cálculo de estribos. 

 

13.13.2. Cálculo del Acero Principal Negativo. 

 

Primero realizaremos el análisis de la combinación de cargas de las vigas diafragma para 

momentos negativos para el estado límite de Resistencia I y aproximando el valor de 𝑛 =

𝑛𝐷𝑛𝑅𝑛𝐼 = 1, entonces a continuación hallamos el momento último reemplazando los 

datos calculados anteriormente: 

 

𝑀𝑈 = 𝑛(1.25𝑀𝐷𝐶 + 1.75𝑀(𝐿𝐿+𝐼𝑀)) 

𝑀𝑈 = 1(1.25(−0.268) + 1.75(−3.00)) 

𝑀𝑈 = −5.585 𝑇. 𝑚 

 

 Entonces hallamos el Ku, asumiendo un peralte efectivo d = (h – 7 cm) = 138 cm  

 

𝐾𝑈 =
𝑀𝑈

𝑏. 𝑑2
=
−5.585 𝑥 105

25 𝑥 1382
= 1.17 

 

 Como la cuantía es muy pequeña y está fuera de los límites de la Tabla de cuantías, 

usamos la siguiente ecuación para hallar la cuantía mínima a utilizar. 

 

𝜌𝑚𝑖𝑛 =
0.7√𝑓′𝑐
𝑓𝑦

=
0.7√280

4200
= 0.0028 
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 A continuación, reemplazamos los datos para hallar la cantidad de acero negativo 

a utilizar en la viga diafragma: 

 

𝐴𝑠 = 𝜌. 𝑏. 𝑑 = 0.0028(25)(138) = 9.66 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 = 1.89 𝑐𝑚2∅1" ≈ 2∅1" 

 

 Ahora, hallamos el bloque equivalente de compresiones de la viga para luego 

comprobar si el acero negativo calculado cumple con la resistencia de diseño. 

 

𝑎 =
𝐴𝑠. 𝑓𝑦

0.85𝑓′𝑐 . 𝑏
=
(2𝑥5.1)(4200)

0.85(280)(25)
= 7.2 𝑐𝑚 

 

∅𝑀𝑛 = ∅𝐴𝑠. 𝑓𝑦 (𝑑 −
𝑎

2
) = 0.9(10.2)(4200)(138 − 7.2/2) 

∅𝑀𝑛 = 51819.264 𝑘𝑔.𝑚 = 51.819 𝑇.𝑚 > 5.585 𝑇.𝑚    

 

 Entonces, como 𝑀𝑈 < ∅𝑀𝑛, la resistencia de diseño si cumple con la cantidad de 

varillas de refuerzo calculados en la viga. 

 

13.13.3. Cálculo del Acero Principal Positivo. 

 

Primero realizaremos el análisis de la combinación de cargas para momentos positivos de 

las vigas diafragma para el estado límite de Resistencia I y aproximando el valor de 𝑛 =

𝑛𝐷𝑛𝑅𝑛𝐼 = 1, entonces a continuación hallamos el momento último reemplazando los 

datos calculados anteriormente: 

 

𝑀𝑈 = 𝑛(1.25𝑀𝐷𝐶 + 1.75𝑀(𝐿𝐿+𝐼𝑀)) 

𝑀𝑈 = 1(1.25(0.358) + 1.75(5.39)) 

𝑀𝑈 = 9.88 𝑇.𝑚 
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 Entonces hallamos el Ku, asumiendo un peralte efectivo d = (h – 7 cm) = 138 cm  

 

𝐾𝑈 =
𝑀𝑈

𝑏. 𝑑2
=
9.880 𝑥 105

25 𝑥 1382
= 2.075 

 

 Como la cuantía es muy pequeña y está fuera de los límites de la Tabla de cuantías, 

usamos el mismo valor de cuantía hallada en cálculo del acero principal negativo y 

pasamos a reemplazar los datos obtenidos para hallar la cantidad de acero positivo a 

utilizar en la viga, el cual por las mismas dimensiones y misma cuantía será igual al acero 

negativo. 

 

𝐴𝑠 = 𝜌. 𝑏. 𝑑 = 0.0028(25)(138) = 9.66 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1"(5.1 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 = 1.89 𝑐𝑚2∅1" ≈ 2∅1" 

 

13.13.4. Cálculo del Acero en el Alma de la viga. 

 

En el alma de las vigas diafragma debe colocarse acero de contracción y temperatura en 

ambas caras laterales, por lo tanto hallamos el área a utilizar de la siguiente formula: 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18 𝑏. ℎ

2(𝑏 + ℎ)
  

 

𝐷𝑜𝑛𝑑𝑒  { 
 2.33 𝑐𝑚2/𝑚 ≤ 𝐴𝑠 ≤ 12.70 𝑐𝑚2/𝑚

𝑏 = 25 𝑐𝑚
ℎ = 145 𝑐𝑚

 

 

 Reemplazamos los datos para el cálculo del área a utilizar: 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 =
0.18(25)(145)

2(25 + 145)
= 1.92 𝑐𝑚2/𝑚 
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 Como el valor se encuentra por debajo del rango permitido, utilizaremos el valor 

mínimo del rango permitido 2.33 cm2/m. 

 

 Entonces para el espacio libre de la viga diafragma descontando la altura de la losa 

tenemos: 1.45 - 0.20 = 1.25 m. 

 

𝐴𝑠𝑇𝑒𝑚𝑝 = (2.33 𝑐𝑚2/𝑚)(1.25 𝑚) = 2.91 𝑐𝑚2 

 

 Finalmente, se usaran por cara 1 ∅ 3/4" = (2.85 𝑐𝑚2), que deberá cumplir una 

separación máxima de 3 veces el espesor de la viga o 45 cm. 

 

𝑆𝑚𝑎𝑥 = 3(25) = 75 𝑐𝑚        ó        𝑆𝑚𝑎𝑥 = 45 𝑐𝑚 

 

13.13.5. Cálculo de Estribos. 

 

Para comenzar con el cálculo de estribos, primero debemos conocer cuál es la sección 

crítica por cortante, la cual según la AASHTO LRFD se ubica a una distancia “dV” medida 

desde la cara interna del apoyo interno hacia el apoyo externo y se le conoce como el 

peralte efectivo por cortante de la viga diafragma.  

 

 A continuación calcularemos el valor del peralte efectivo por cortante “dV” de la 

siguiente ecuación: 

 

𝑑𝑉 = 𝑑𝑒 −
𝑎

2
 

 Donde: 

      𝑑𝑒 = 𝑃𝑒𝑟𝑎𝑙𝑡𝑒 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑑𝑖𝑎𝑓𝑟𝑎𝑔𝑚𝑎 = 138 𝑐𝑚 

     𝑎 = 𝐵𝑙𝑜𝑞𝑢𝑒 𝑒𝑞𝑢𝑖𝑣𝑎𝑙𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 = 7.2 𝑐𝑚 

 

 Reemplazamos los datos para el cálculo del peralte efectivo por cortante: 

 

𝑑𝑉 = 138 −
7.2

2
= 134.40 𝑐𝑚 
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 El cual no debe ser menor que el mayor valor de: 

 

{
0.90 𝑑𝑒 = 0.90(138) = 124.20 𝑐𝑚

0.72 ℎ = 0.72(145) = 104.40 𝑐𝑚
 

 

 Entonces, la sección critica por cortante se encuentra desde la cara del apoyo 

interno a 134.40 cm y a 159.40 cm desde el eje central del apoyo interno. 

 

 A continuación mostramos en la siguiente figura el análisis que quedó pendiente de 

la carga muerta por cortante de la viga diafragma. 

 

 

Figura Nº 71. Diagrama de cortante de la carga muerta de la viga diafragma.  

Elaboración propia. 

 

 Entonces, el valor del cortante a utilizar para la carga muerta de la viga diafragma 

es el que se encuentra en la sección critica ya hallada, el cual es 𝑉𝐷𝐶 = −155.91 𝑘𝑔. 

 

 Una vez hallada y analizada la sección crítica por cortante de la viga diafragma 

pasamos al análisis por carga viva del cortante posicionando las cargas vehiculares en la 
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posición de la sección crítica por cortante como se mostrará y analizará por medio de líneas 

de influencia del software SAP2000 en la siguiente figura: 

 

Entonces de la Figura Nº 72 calculamos el cortante por carga viva para la ubicación más 

crítica del camión de diseño, la cual resulta: 

 

𝑉𝐿𝐿 = 7.26(0.5536) + 7.26(−0.0332) 

𝑉𝐿𝐿 = 3.778 𝑇 

 

Figura Nº 72. Diagrama de cortante en la sección crítica de la viga diafragma.  

Elaboración propia. 

 

 Aplicando el factor de impacto IM = 33% y el factor de presencia múltiple para un 

carril cargado m = 1.2, nos da lo siguiente: 

 

𝑉𝐿𝐿+𝐼𝑀 = 3.778(1.2)(1.33) = 6.03 𝑇 = 6030 𝑘𝑔 

 

 Una vez que se tienen todos los valores de las cargas muertas y vivas 

(despreciando la carga muerta de la carpeta de rodadura debido a que es un valor 

pequeño) pasamos al análisis de la combinación de cargas para cortante de la viga 

diafragma para el estado límite de Resistencia I y aproximando el valor de n = 1. 
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𝑉𝑈 = 𝑛((0.9 ó 1.25)𝑉𝐷𝐶 + 1.75𝑉𝐿𝐿+𝐼𝑀) 

𝑉𝑈 = 1(0.9(−155.91) + 1.75(6030)) = −10412.181 𝑘𝑔 

 

 Finalmente pasamos al diseño de estribos en la sección crítica de la viga diafragma 

para la cual necesitamos hallar los valores del cortante nominal resistente del concreto (VC) 

y del cortante nominal resistente del acero (VS) reemplazando los datos en la siguiente 

fórmula: 

𝑉𝐶 = 0.53√𝑓
′𝑐(𝑏𝑊)(𝑑𝑉) 

𝑉𝐶 = 0.53√280(25)(134.40) = 29798.48 𝑘𝑔 

 

 Sabemos que: 

 

𝑉𝑈 = ∅𝑉𝑛 = ∅(𝑉𝐶 + 𝑉𝑆) ; 𝑑𝑜𝑛𝑑𝑒 ∅ = 0.85 

 

 Reemplazamos los datos para obtener VS: 

 

𝑉𝑆 =
𝑉𝑈
∅
− 𝑉𝐶 =

10412.81

0.85
− 29798.48 

𝑉𝑆 = − 17548.86 𝑘𝑔 

 

 Como 𝑉𝑈 < 𝑉𝐶  usaremos la menor cantidad de refuerzo transversal o estribos 

aplicando y reemplazando los datos en la siguiente fórmula, de la cual asumiremos el 

espaciamiento S = 45 cm:   

 

𝐴𝑉 𝑚í𝑛 = 0.27√𝑓
′𝑐
𝑏𝑣𝑆

𝑓𝑦
  ;   𝑑𝑜𝑛𝑑𝑒 {

 𝑏𝑣 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎
𝑆 = 𝐸𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜

 

𝐴𝑉 𝑚í𝑛 = 0.27√280
(25)(45)

4200
 

𝐴𝑉 𝑚í𝑛 = 1.21 𝑐𝑚
2 → 2∅3/8" = 1.42 𝑐𝑚2 
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 Por último calculamos la separación de los estribos asumiendo 2 capas de varillas 

de refuerzo de ø3/8” reemplazando los datos en la siguiente fórmula: 

 

𝑆∅3/8” =
𝐴𝑆𝑉𝑂𝐿 . 𝑓𝑦 . 𝑑𝑉

𝑉𝑆
 

 

𝑆∅3/8” =
2(0.71)(4200)(134.40)

17548.86
= 45.68 𝑐𝑚 ≈ 45 𝑐𝑚 

 

 Finalmente en la siguiente figura, mostramos la distribución de acero principal 

negativo y positivo, acero en el alma de la viga, así como también la distribución de estribos 

de la viga diafragma. 

 

Figura Nº 73. Distribución de varillas de refuerzo de la viga diafragma. Elaboración 

propia. 

 

 A continuación, de los resultados obtenidos y de la Figura Nº 73 se muestra un 

resumen de todas las varillas de refuerzo que se necesitarán para el diseño de la viga 

diafragma de concreto armado: 

 

𝐴𝐶𝐸.𝑁𝐸𝐺𝐴𝑇𝐼𝑉𝑂

19∅1"
  | 
𝐴𝐶𝐸. 𝑃𝑂𝑆𝐼𝑇𝐼𝑉𝑂   

18∅1"
|  
𝐴𝐶𝐸. 𝐴𝐿𝑀𝐴

2∅3/4"
 |   

𝐸𝑆𝑇𝑅𝐼𝐵𝑂𝑆

∅1/2"@25𝑐𝑚
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14. DISEÑO DE LA LOSA 

 

Para diseñar una losa de concreto siguiendo los parámetros que propone la AASHTO 

LRFD, esta se debe diseñar utilizando el método empírico, que según varios estudios este 

método no requiere de análisis pero aun así provee de una extraordinaria reserva de 

resistencia.  

 

Para llevar a cabo el diseño por el método empírico, primero necesitamos conocer 

acerca de la longitud efectiva de una losa, la cual la AASHTO considera que para losas 

apoyadas sobre vigas de concreto o metálicas es definida como la distancia entre las 

puntas de las alas, más el volado de las alas, considerado como la distancia desde la punta 

del ala extrema hasta la cara del alma, despreciando los chaflanes.  

 

A continuación mostraremos en la siguiente figura la manera de interpretar la 

longitud efectiva para nuestro puente continuo con vigas Te:  

 

 

Figura Nº 74. Longitud efectiva (S = 200 mm) para vigas Te. Elaboración propia. 

 

Ahora, de la Figura Nº 75 mostraremos como está conformada una losa de concreto 

en la cual se muestran los aceros de refuerzo (Armadura) inferior y superior los cuales 

pertenecen al núcleo de la losa. Entonces analizamos lo siguiente para nuestra losa de 

concreto: 

 

 Profundidad de la losa = hLOSA = 20.00 cm 

 Recubrimiento Superior = 5.00 cm 

 Recubrimiento Inferior = 2.50 cm 

 Profundidad del núcleo = 20.00 cm – (5.00 – 2.50) cm = 12.50 cm 

 Peralte efectivo = d = 20.00 cm – 2.50 cm – 1.29/2 cm =16.90 cm 

(Considerando que el acero de refuerzo es de 1/2") 
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Figura Nº 75. Peralte efectivo y núcleo de una losa de concreto. Recuperado y 

modificado de la Figura C9.7.2.4-2 de la norma AASHTO LRFD, séptima edición 2014. 

 

14.1. CONDICIONES DE DISEÑO 

 

Para llevar a cabo el diseño de la losa por el método empírico, el puente debe de cumplir 

ciertas condiciones geométricas o de diseño, las cuales se indican a continuación: 

 

 La longitud efectiva debe ser: S ≤ 4100 mm 

 La relación entre la longitud efectiva y el peralte efectivo o de diseño de la losa 

debe ser: 6 < L/d < 18 

 La altura mínima de la losa debe ser: hLOSA ≥ 175 mm 

 La profundidad del núcleo debe ser mayor o igual que 100 mm 

 La distancia del voladizo, medido desde el centro de la viga exterior, debe ser como 

mínimo 5 veces el espesor de la losa. 

 La resistencia específica del concreto debe ser: f’c ≥ 280 kg/cm2 (28 MPa) 

 

14.2. VERIFICACIÓN DE LAS CONDICIONES DE DISEÑO 

 

Luego de conocer cuáles son las condiciones de diseño, pasamos a la verificación de estas 

condiciones, y ver si cumplen con los datos que se obtuvieron anteriormente en el análisis 

y en el predimensionamiento del puente continuo. 
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 Longitud efectiva: S = 2000 mm ≤ 4100 mm          CUMPLE 

 L/d = 2000/169 = 11.83,  6 < L/d < 18           CUMPLE 

 hLOSA = 200 mm ≥ 175 mm             CUMPLE 

 Profundidad del núcleo = 125 mm ≥ 100 mm          CUMPLE 

 Distancia del voladizo = 1050 mm ≥ 5x200 = 1000 mm         CUMPLE 

 f’c = 280 kg/cm2 ≥ 280 kg/cm2    
        CUMPLE 

 

Al ver que nuestra losa cumple con todos los requisitos propuestos por la AASHTO 

LRFD, por lo tanto podemos proceder con el diseño y cálculo de las 4 capas de aceros de 

refuerzo, 2 capas inferiores en cada sentido y 2 capas superiores en cada sentido de la 

losa de concreto. Finalmente para completar el diseño de la losa, el método empírico 

propone cumplir con los siguientes requisitos para los aceros de refuerzo:  

 

 La cantidad mínima de armadura debe ser de 0.570 mm2/mm de acero de 

refuerzo para cada capa inferior. 

 La cantidad mínima de armadura debe ser de 0.380 mm2/mm de acero de 

refuerzo para cada capa superior. 

 La distancia de separación que debe tener el acero de refuerzo debe ser menor o 

igual que 450 mm. 

 

Por lo tanto, utilizaremos el acero de refuerzo mínimo propuesto por la AASHTO 

LRFD para las capas de la losa y a continuación poder determinar la separación del acero: 

 

Acero Inferior: 0.570 mm2/mm = 5.70 cm2/m 

 

 Procederemos a escoger varillas de refuerzo de 1/2" (1.29 cm2) y calcular así el 

espaciamiento máximo que debe haber entre varilla y varilla para las dos capas inferiores 

de la siguiente manera: 

 

1.29 𝑐𝑚2

5.70 𝑐𝑚2/𝑚
= 0.2263 𝑚 ≈ 0.20 𝑚 

  

 Entonces, colocaremos 1 ø 1/2" @ 0.20 m para ambas direcciones. 
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Acero Superior: 0.380 mm2/mm = 3.80 cm2/m 

 

 Procederemos a escoger varillas de refuerzo de 1/2" (1.29 cm2) y calcular así el 

espaciamiento máximo que debe haber entre varilla y varilla para las dos capas superiores 

de la siguiente manera: 

 

1.29 𝑐𝑚2

3.80 𝑐𝑚2/𝑚
= 0.3395 𝑚 ≈ 0.30 𝑚 

 

 Entonces, colocaremos 1 ø 1/2" @ 0.30 m para ambas direcciones. 

 

14.3. DISEÑO DEL VOLADIZO 

 

Ahora pasamos a analizar y diseñar el voladizo de la losa de concreto, previamente del 

predimensionamiento del puente sabemos que nuestro voladizo medirá 0.80 m de largo. 

Sobre el voladizo descansarán la vereda peatonal, la cual medirá 0.20 m de altura y 

también descansará la baranda peatonal en un extremo y a lo largo de todo el voladizo.  

 

 A continuación, procederemos a analizar las cargas actuantes en el voladizo, las 

cuales son las cargas muertas o por peso propio, las cargas vivas que en este caso serán 

las peatonales y la carga del peso de la baranda peatonal de la vereda. Este análisis será 

evaluado para 1 m de ancho por 0.80 m de largo del voladizo. De la siguiente Figura 

detallaremos el análisis del voladizo, para calcular las cargas y pesos últimos utilizaremos 

las combinaciones de cargas detalladas anteriormente en las Tablas 2 y 3: 

 

 

Figura Nº 76. Cargas actuantes en el voladizo de la losa. Elaboración propia. 



147 
 

 Cargas por peso propio para 1.00 m de ancho: 

 

 Losa     𝑊𝑃𝑃 = 2400
𝐾𝑔

𝑚3
(1.00 𝑚)(0.20 𝑚) = 480 𝐾𝑔/𝑚 

 Vereda     𝑊𝑉𝐸𝑅 = 2400
Kg

m3
(1.00 𝑚)(0.20 𝑚) = 480 𝐾𝑔/𝑚 

 s/c peatonal     𝑊𝑃𝐿 = 360 𝐾𝑔/𝑚 

 

 𝑊𝑈 = 1.25(𝑊𝑃𝑃 +𝑊𝑉𝐸𝑅) + 1.75(𝑊𝑃𝐿) = 1830 𝑘𝑔/𝑚 

 

 Cargas por peso de la baranda peatonal para 1.00 m de ancho: 

 

 Baranda     𝑃𝐷𝐶 = 100 𝐾𝑔 

 

 𝑃𝑈 = 1.25(𝑃𝐷𝐶) = 125 𝐾𝑔 

 

 Ahora hallaremos el Momento Último en el voladizo: 

 

𝑀𝑈 = (1830
𝐾𝑔

𝑚
) (0.80 𝑚) (

0.80 𝑚

2
) + (125 𝐾𝑔)(0.80 𝑚) 

𝑀𝑈 = 685.60 𝐾𝑔.𝑚 = 0.6856 𝑇.𝑚 

 

 Teniendo el Momento Último procedemos a calcular la cantidad de varillas de 

refuerzo y su respectiva separación para así finalizar con el diseño de nuestro voladizo y 

de la losa. 

 

 Datos Adicionales:  d = 17 cm (Peralte efectivo asumido) 

    b = 100 cm 

    f’c = 280 kg/cm2 

    fy = 4200 kg/cm2 

 

 Utilizaremos el mismo procedimiento que se usó en el cálculo del acero para las 

vigas internas y externas, por lo tanto volvemos a usar la misma siguiente ecuación y 

reemplazamos en la ecuación los datos obtenidos del Momento Último, el ancho y el peralte 

efectivo del voladizo para así después obtener la cuantía.  
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𝐾𝑈 =
𝑀𝑈

𝑏𝑑2
=
0.6856𝑥105

100(172)
= 2.3723 

 

 Como en la tabla de cuantías del Anexo 2 hay valores superiores a 2.3723, por lo 

tanto aplicamos y reemplazamos los datos en la siguiente ecuación de cálculo para hallar 

la cuantía mínima del acero del voladizo: 

 

𝜌𝑚í𝑛 = 0.7
√𝑓′𝑐

𝑓𝑦
= 0.7

√280

4200
= 0.0028 

 

 Finalmente pasamos al cálculo del acero de la siguiente manera que ya conocemos 

desde el cálculo del acero para las vigas internas y externas: 

 

𝐴𝑠 = 𝜌𝑏𝑑 = (0.0028)(100)(17) 

𝐴𝑠 = 4.76 𝑐𝑚2 

 

 Se utilizarán varillas de refuerzo de 1/2"(1.29 𝑐𝑚2), por lo tanto: 

 

𝐴𝑠 =
4.76 𝑐𝑚2

1.29 𝑐𝑚2
= 3.69 ≈ 4 ∅ 1/2" 

 

 Entonces, la separación que habrá entre varilla y varilla será de 1 ø 1/2” @ 0.25 cm 

por cada metro a diseñar en el voladizo de la losa. 

 

 

15. ANÁLISIS ESTRUCTURAL DEL PUENTE DE ACERO ESTRUCTURAL 

 

Para analizar este tipo de puente, únicamente reemplazaremos todo el diseño de las vigas 

de concreto armado por vigas metálicas y aumentaremos una viga más en el diseño para 

experimentar que sucederá al final del diseño en comparación con el puente de concreto 

armado. No se considerará el apuntalamiento, generando así una etapa en la que la 

sección de acero va a trabajar como una sección no compuesta. De esta manera para la 

AASHTO si no existe apuntalamiento, entonces se puede economizar la construcción. 
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15.1. VIGAS METÁLICAS 

 

Las vigas metálicas también serán analizadas al igual que las vigas de concreto armado, 

asumiendo el mismo estado límite de Resistencia I, de la cual se verificará la resistencia 

de las vigas a flexión y al corte para los dos tipos de sección compuesta y no compuesta, 

aproximando el valor de los modificadores de carga 𝑛 = 𝑛𝐷𝑛𝑅𝑛𝐼 = 1. 

 

 Para este diseño del puente se asumirán 5 vigas metálicas de perfil W36x150, las 

cuales se analizarán más adelante y tendrán una separación de 2.00 m entre viga y viga, 

esta separación también es considerada como el ancho efectivo de la losa de concreto “be”. 

Para la AASHTO el ancho efectivo es en el que en los esfuerzos de compresión que están 

aplicados en la losa, pueden suponerse como constantes. 

  

 Ahora, mencionamos algunos datos asumidos para examinar los resultados finales 

del puente de acero estructural, también se mencionan las propiedades de la viga metálica 

de perfil W36x150, los cuales más adelante pasarán a ser reemplazados para calcular los 

factores de distribución de sobrecargas para las vigas metálicas principales interiores y 

exteriores: 

 

o S = 2000 mm 

o L = 25000 mm // 30000 mm 

o n = 5 vigas 

o I = 3762732087.42 mm4 

o A = 28516.07 mm2 

o eg = 556 mm 

o ts = 200 mm 

o Kg = 1.01 x 1011
 mm4 

 

 A continuación pasaremos a analizar los factores de distribución de las sobrecargas 

para momento y cortante, así como también el análisis de las cargas vivas y muertas, y así 

llevar a cabo el análisis de las vigas metálicas. 
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15.2. FACTOR DE DISTRIBUCIÓN DE LAS SOBRECARGAS PARA MOMENTO 

 

Como ya se explicó anteriormente en el análisis del puente de concreto armado, los 

factores de distribución para momento deben ser aplicados en puentes que son analizados 

para un carril y para 2 ó más carriles de sobrecarga, utilizando el valor más alto de ambos 

casos. 

 

 El factor de distribución de la sobrecarga para momento se calcula y aplica de 

manera diferente para las vigas interiores y para las vigas exteriores. A continuación iremos 

detallando la explicación para estos dos casos de vigas metálicas con los datos para el 

perfil metálico W36x150: 

 

15.2.1. Vigas Interiores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para momento en vigas metálicas 

del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de carga 

siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 5. 

 

 Se sabe que el puente de acero al igual que el puente de concreto es de tres tramos 

de diferentes longitudes por tramos (25 m y 30 m), pero para el reemplazo de los datos en 

las próximas fórmulas de factor de distribución únicamente se considerará L = 25 m  ya 

que mientras menos distancia tiene la longitud del tramo, el valor del factor de distribución 

es más crítico. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.06 + (

𝑆

4300
)
0.4

(
𝑆

𝐿
)
0.3

(
𝐾𝑔
𝐿𝑡𝑠

3
)
0.1

 

  

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SI = Un solo carril de diseño cargado para la viga interior, M = Momento 

 

 Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula para L = 25 m: 
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𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.06 + (

2000

4300
)
0.4

(
2000

25000
)
0.3

(
1.01(1011)

(25000)(200)3
)

0.1

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐼 = 0.382 

 

 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.075 + (

𝑆

2900
)
0.6

(
𝑆

𝐿
)
0.2

(
𝐾𝑔
𝐿𝑡𝑠

3
)
0.1

 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 MI = Múltiples carriles de diseño cargado para la viga interior, M = Momento 

 

Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula para L = 25 m: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.075 + (

2000

2900
)
0.6

(
2000

25000
)
0.2

(
1.01(1011)

(25000)(200)3
)

0.1

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.526 

 

 Entonces, el factor de distribución para momento más crítico que se utilizará para 

el diseño de la viga interna, es el valor de 𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼 = 0.526 debido a que es el valor más 

alto de todos los que se calcularon. 

 

15.2.2. Vigas Exteriores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para momento en vigas metálicas 

del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de carga 

siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 6. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

Se utiliza la Ley de Momentos explicada anteriormente en la Figura Nº 8. 
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 Realizamos la sumatoria de momentos respecto al apoyo externo para poder hallar 

la reacción del apoyo interno. Al hallar la reacción, se multiplicará por el factor de presencia 

múltiple (m) y así tener el valor del factor de distribución de la sobrecarga para momento.  

 

 A continuación se muestra en la Figura Nº 77 la manera de aplicación de la ley de 

momentos respecto al apoyo interno del puente de acero considerando la carga “P” como 

la resultante de las cargas de las dos llantas del camión de diseño: 

 

 Aplicando sumatoria de momentos respecto al apoyo interno (Figura Nº 77): 

 

𝑅𝐴(2.00) = 𝑃(0.10) 

𝑅𝐴 = 𝑔𝑀
𝑆𝐸 = 0.005𝑃 

 

 

 

Figura Nº 77. Ley de Momentos respecto a la viga de acero interna. Elaboración propia. 

 

 Multiplicando por el factor de presencia múltiple (𝑚 = 1.2) 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑆𝐸 = 1.2(0.005) = 0.006 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SE = Un solo carril de diseño cargado para la viga exterior, M = Momento 



153 
 

 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

Se utiliza la siguiente fórmula para múltiples carriles cargados: 

 

𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐸 = 𝑒𝑚𝑔𝑀

𝑀𝐼 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 ME = Múltiples carriles de diseño cargados para la viga exterior, M = Momento 

 

𝑒 = 0.77 +
𝑑𝑒
2800

 

 El valor "𝑑𝑒" es igual a -400 mm y no se encuentra dentro del rango de aplicabilidad 

por lo que el valor de “e” es igual a cero y el factor de distribución también. 

 

 Requerimiento especial (Método de Courbon) para vigas exteriores. 

 

Se debe utilizar este método debido a que para el cálculo anterior de los factores de 

distribución para vigas exteriores no se consideró la presencia de vigas diafragma ni de 

marcos transversales, por lo que se debe hacer un nuevo procedimiento especial para este 

tipo de casos considerando esta vez la presencia de vigas diafragma en el puente. 

  

 Y para poder calcular el valor de distribución de la carga viva en términos de carriles 

de diseño para vigas exteriores la norma AASHTO LRFD propone la siguiente fórmula 

según el artículo C4.6.2.2.2.d-1 y basado en el Método de Courbon: 

 

𝑅 =
𝑁𝐿
𝑁𝑏
+
𝑋𝑒𝑥𝑡 ∑ 𝑒

𝑁𝐿
𝑖=1

∑ 𝑥2
𝑁𝑏
𝑖=1

 

 Donde: 

 

R = reacción sobre la viga exterior en términos de los carriles 

NL = número de carriles cargados considerado 

e = excentricidad de un camión de diseño o una carga de carril de diseño respecto 

del centro de gravedad del conjunto de vigas (mm) 
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x = distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas hasta 

cada viga (mm) 

Xext = distancia horizontal desde el centro de gravedad del conjunto de vigas hasta 

la viga exterior (mm) 

Nb = número de vigas 

 

 Entonces, para proceder con este requerimiento especial en la Figura Nº 78 se 

muestra la ubicación transversal más crítica de los camiones de diseño para de esta 

manera poder reemplazar los datos existentes en la fórmula y así utilizar el valor más crítico 

del factor de distribución para poder analizar las vigas exteriores. 

 

Figura Nº 78. Ubicación crítica transversal de los camiones de diseño. Elaboración 

propia. 

 

Donde   

{
  
 

  
 
  𝑁𝑏     =     5     

  

  𝑋1     =     2.00 
  𝑋2     =     4.00 
   𝑋3     = −2.00  
   𝑋4     = −4.00  
   𝑋𝑒𝑥𝑡   =     4.00
      𝑒     =     2.10
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∑𝑋2 = (22) + (42) + (−22) + (−42) = 40 

 

 Cuando se tiene un carril cargado: (m = 1.2) 

 

𝑅 =
1

5
+
(4.00)(2.10)

40
= 0.410 

 

 Multiplicamos el valor obtenido por el factor de presencia múltiple para 1 carril: 

 

𝑚𝑅 = (1.2)(0.410) = 0.492 

 

 Cuando se tiene dos carriles cargados: (m = 1.0) 

 

𝑅 =
2

5
+
(4.00)(2.10 − 1.50)

40
= 0.460 

 

 Multiplicamos el valor obtenido por el factor de presencia múltiple para 2 carriles: 

 

𝑚𝑅 = (1.0)(0.460) = 0.460 

 

Entonces, el factor de distribución para momento más crítico que se debería utilizar 

para el diseño de la viga externa, es el valor de 𝑚𝑔𝑀
𝐸 = 0.492 debido a que es el valor 

más alto de los que se calcularon. 

 

 Por lo tanto, como ya tenemos los dos factores de distribución para la viga interna 

y para la viga externa utilizaremos el valor más alto de ambos ya que el diseño para las 

vigas internas y externas es el mismo: 

 

 Viga Interior        𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼  = 0.526        GOBIERNA 

 Viga Exterior       𝑚𝑔𝑀
𝐸 = 0.492 
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15.3. FACTOR DE DISTRIBUCIÓN DE LAS SOBRECARGAS PARA CORTANTE 

 

Al igual que los factores de distribución para momento, los factores de distribución para 

momento deben ser aplicados en puentes que son analizados para un carril y para 2 ó más 

carriles de sobrecarga, utilizando el valor más alto de ambos casos. 

 

 El factor de distribución de la sobrecarga para cortante se calcula y aplica de 

manera diferente para las vigas interiores y para las vigas exteriores. A continuación iremos 

detallando la explicación para estos dos casos de vigas metálicas de perfil W36x150, del 

cual ya se detallaron sus propiedades con anterioridad. Para el cálculo del factor de 

distribución para cortante solo usaremos el valor de S = 2000 mm.  

 

 Ahora los datos pasarán a ser reemplazados para calcular los factores de 

distribución de sobrecargas para las vigas metálicas interiores y exteriores: 

 

15.3.1. Vigas Interiores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para cortante en vigas metálicas 

del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de carga 

siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 7. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.36 +

𝑆

7600
 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SI = Un solo carril de diseño cargado para la viga interior, V = Cortante 

 

 Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.36 +

2000

7600
 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐼 = 0.623 
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Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.2 +

𝑆

3600
− (

𝑆

10700
)
2.0

 

 

 mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 MI = Múltiples carriles de diseño cargado para la viga interior, V = Cortante 

 

Reemplazando en milímetros los datos existentes en la fórmula: 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.2 +

2000

3600
− (

2000

10700
)
2.0

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.721 

 

Entonces, el factor de distribución para cortante más crítico que se utilizará para el 

diseño de la viga interna, es el valor de 𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.721 debido a que es el valor más alto 

de los dos que se calcularon. 

 

15.3.2. Vigas Exteriores. 

 

Calcularemos el factor de distribución de la sobrecarga para cortante en vigas Te de 

concreto del puente continuo analizando para un carril de carga y para múltiples carriles de 

carga siguiendo las especificaciones detalladas anteriormente en la Tabla Nº 8. 

 

 Para un carril de diseño cargado. 

 

Se utiliza la Ley de Momentos, la cual dará el mismo valor ya explicado y calculado 

anteriormente en la Figura Nº 77. 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸 = 1.2(0.005) = 0.006 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 SE = Un solo carril de diseño cargado para la viga exterior, V = Cortante 
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 Para dos o más carriles de diseño cargado. 

 

Se utiliza la siguiente fórmula para múltiples carriles cargados: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐸 = 𝑒𝑚𝑔𝑉

𝑀𝐼 

 

mg = Factor de distribución incluyendo el factor de presencia múltiple 

 ME = Múltiples carriles de diseño cargados para la viga exterior, V = Cortante 

 

𝑒 = 0.6 +
𝑑𝑒
3000

 

 

 El valor "𝑑𝑒" fue hallado anteriormente en la Figura Nº 44, y no cumple con el rango 

de aplicabilidad anulando el valor de “𝑒”. 

 

 Por lo tanto, el factor de distribución de la fórmula para múltiples carriles también 

queda anulada: 

 

𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐸 = 0 

 

Entonces, el factor de distribución para cortante más crítico que se utilizará para el 

diseño de la viga externa, es el valor obtenido por la Ley de Momentos 𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸 = 0.006 

debido a que es el valor más alto de los dos que se calcularon. 

 

 Como ya tenemos los dos factores de distribución para la viga interna y para la viga 

externa utilizaremos el valor más alto de ambos ya que el diseño para las vigas internas y 

externas es el mismo: 

 

 Viga Interior        𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼 = 0.721        GOBIERNA 

 Viga Exterior       𝑚𝑔𝑉
𝑆𝐸 = 0.006 

 



159 
 

15.4. CARGA VIVA VEHICULAR 

 

El cálculo de la carga viva vehicular depende del momento y cortante máximo por 

sobrecarga vehicular multiplicados por los factores de distribución por sobrecarga para 

momento y cortante de las vigas principales internas y externas. Una vez obtenidos los 

resultados, estos serán utilizados más adelante para proceder con el cálculo del momento 

y cortante último (MU y VU). 

 

 Utilizaremos los valores ya calculados anteriormente del momento y cortante 

máximo por sobrecarga vehicular, los cuales fueron hallados de las Figuras Nº 40 y 41 en 

el análisis de las líneas de influencia para esfuerzos máximos de carga los cuales se 

muestran a continuación: 

 

𝑀𝑀𝐴𝑋 = 256.420 𝑇. 𝑚 

𝑉𝑀𝐴𝑋 = 55.949 𝑇 

 

 A continuación, hallaremos el momento y cortante de carga viva vehicular 

multiplicando los valores del momento y cortante máximo por sobrecarga vehicular por los 

factores de distribución por sobrecarga para momento y cortante, los cuales ya fueron 

calculados anteriormente: 

 

 Momento de carga viva vehicular (𝑀𝐿𝐿): 

 

𝑀𝐿𝐿 = (𝑀𝑀𝐴𝑋)(𝑚𝑔𝑀
𝑀𝐼) 

𝑀𝐿𝐿 = (256.420)(0.526) = 134.877 𝑇.𝑚 

 

 Cortante de carga viva vehicular (𝑀𝐿𝐿): 

 

𝑉𝐿𝐿 = (𝑉𝑀𝐴𝑋)(𝑚𝑔𝑉
𝑀𝐼) 

𝑉𝐿𝐿 = (55.949)(0.721) = 40.339 𝑇 
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15.5. METRADO DE LAS DEMAS CARGAS POR VIGA 

 

Para realizar el metrado de las otras cargas se sabe que al igual que el puente de concreto 

armado el puente metálico contará con dos carriles uno de ida y otro de vuelta de 3.60 m 

cada uno, veredas a ambos lados de un ancho de 1.20 m cada una. El asfalto tendrá una 

altura de 5 cm, el peso de la baranda es de 100 kg/m y la carga peatonal es de 360 kg/m2. 

 

 Ahora iremos calculando el peso de las cargas muertas por viga:   

 

 Peso de la losa        (2.40)(0.20)(9.60)/5      =   0.922 T/m 

 Peso del asfalto       (2.2)(0.05)(7.20)/5        =   0.158 T/m 

 Peso de la vereda   (2.40)(2x1.20)(0.20)/5      =   0.230 T/m 

 Peso de la baranda           0.10                      =   0.100 T/m 

 

 Para calcular la carga de la viga metálica de perfil W36x150 se sabe que está en 

unidades de lb/ft y realizaremos la conversión a T/m de la siguiente manera: 

 

(150
𝑙𝑏

𝑓𝑡
) (

1 𝑓𝑡

0.3048 𝑚
) (
0.4536 𝑘𝑔

1 𝑙𝑏
) = 223.227

𝑘𝑔

𝑚
≈ 0.223 𝑇/𝑚 

 

 Para las vigas diafragma se considerará cargas aproximadas de 60 kg ubicadas a 

los tercios de las vigas metálicas principales. 

 

 Ahora calculamos el peso de la carga viva por viga, teniendo en cuenta únicamente 

al peso de los peatones que transitaran sobre las veredas del puente:   

 

 Peso de la carga peatonal         (0.36)(1.20)(2)/5   =   0.173 T/m 

 
 Entonces, en la siguiente tabla mostraremos el resumen de las cargas halladas 

mostrando sus respectivos momentos y cortantes máximos ya calculados por medio del 

software de diseño SAP2000: 
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Tipos de 

Carga 

 

Sección del 

Puente 

 

W por viga 

( T/m ) 

 

Momento 

( T.m ) 

 

Cortante 

( T ) 

 

 

Cargas 

Muertas 

 

Losa 

 

𝑊𝐿𝑂𝑆𝐴 = 0.922 
 

𝑀𝐿𝑂𝑆𝐴 = 70.179 
 

𝑉𝐿𝑂𝑆𝐴 = 14.332 

 

Asfalto 
 

𝑊𝐴𝑆𝐹 = 0.158 
 

𝑀𝐴𝑆𝐹 = 12.026 
 

𝑉𝐴𝑆𝐹 = 2.456 

 

Vigas metálicas 
 

𝑊𝑉.𝑀. = 0.223 
 

𝑀𝑉.𝑀. = 16.974 
 

𝑉𝑉.𝑀. = 3.467 

 

Vigas diafragma 
 

𝑊𝐷𝐼𝐴𝐹 = 0.060 
 

𝑀𝐷𝐼𝐴𝐹 = 1.600 
 

𝑉𝐷𝐼𝐴𝐹 = 0.060 

 

Veredas 

 

𝑊𝑉𝐸𝑅 = 0.230 
 

𝑀𝑉𝐸𝑅 = 17.507 
 

𝑉𝑉𝐸𝑅 = 3.575 

 

Barandas 
 

𝑊𝐵𝐴𝑅 = 0.100 
 

𝑀𝐵𝐴𝑅 = 7.612 
 

𝑉𝐵𝐴𝑅 = 1.555 

 

Carga Viva 
 

Carga Peatonal 
 

𝑊𝑃𝐸𝐴𝑇 = 0.173 
 

𝑀𝑃𝐸𝐴𝑇 = 13.168 
 

𝑉𝑃𝐸𝐴𝑇 = 2.689 

Tabla Nº 16. Resumen de momentos y cortantes máximos debido a las cargas del 

puente. Elaboración propia. 

 

15.6. DISEÑO PARA EL ESTADO LÍMITE DE RESISTENCIA I 

 

En este diseño se analizarán la resistencia a la flexión y la resistencia al corte de las vigas 

metálicas, cuyo perfil metálico elegido fue W36x150. Para continuar con los análisis y poder 

hallar el momento total último (𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿)) y el cortante último (𝑉𝑈) se requiere de las 

dimensiones y propiedades del perfil W36x150, las cuales fueron sacadas de los Anexos 

6, 7 y 10, y se muestran a continuación: 

 

𝐴𝑅𝐸𝐴 = 44.2 𝑖𝑛2 = 285.161 𝑐𝑚2 

𝐷𝐸𝑃𝑇𝐻 = 𝐷𝐶 = 35.9 𝑖𝑛 = 91.186 𝑐𝑚 

𝑊𝐸𝐵 𝑇𝐻𝐼𝐶𝐾𝑁𝐸𝑆𝑆 = 𝑡𝑤 = 0.625 𝑖𝑛 = 1.588 𝑐𝑚 

𝐹𝐿𝐴𝑁𝐺𝐸 𝑊𝐼𝐷𝑇𝐻 = 𝑏𝑓 = 12 𝑖𝑛 = 30.480 𝑐𝑚 

𝐹𝐿𝐴𝑁𝐺𝐸 𝑇𝐻𝐼𝐶𝐾𝑁𝐸𝑆𝑆 = 𝑡𝑓 = 0.940 𝑖𝑛 = 2.388 𝑐𝑚 

𝑏𝑓/2𝑡𝑓 = 6.37 
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ℎ/𝑡𝑤 = 51.9 

𝐼𝑋 = 9040 𝑖𝑛4 = 376273.209 𝑐𝑚4 

𝑆𝑋 = 504 𝑖𝑛
3 = 8259.081 𝑐𝑚3 

𝑟𝑋 = 14.3 𝑖𝑛 = 36.322 𝑐𝑚 

𝑍𝑋 = 581 𝑖𝑛
3 = 9520.884 𝑐𝑚3 

𝐼𝑌 = 270 𝑖𝑛4 = 11238.249 𝑐𝑚4 

𝑆𝑌 = 45.1 𝑖𝑛3 = 739.057 𝑐𝑚3 

𝑟𝑌 = 2.47 𝑖𝑛 = 6.274 𝑐𝑚 

𝑍𝑌 = 70.9 𝑖𝑛3 = 1161.843 𝑐𝑚3 

𝐽 = 10.1 𝑖𝑛4 = 420.394 𝑐𝑚4 

∅𝑀𝑝𝑥 = 2180 𝑘𝑖𝑝. 𝑓𝑡 = 301395.801 𝑘𝑔.𝑚 

∅𝑀𝑟𝑥 = 1320 𝑘𝑖𝑝. 𝑓𝑡 = 182496.540 𝑘𝑔.𝑚 

𝐿𝑝 = 8.72 𝑓𝑡 = 265.786 𝑐𝑚 

𝐿𝑟 = 25.2 𝑓𝑡 = 768.096 𝑐𝑚 

𝐴𝐶𝐸𝑅𝑂 →  𝐸 = 2038700 𝑘𝑔/𝑐𝑚2   ‖   𝐹𝑦𝑐 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  

 

15.6.1. Resistencia a la Flexión. 

 

Analizaremos la resistencia  a la flexión de la viga metálica para ver si su momento último 

total (𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿)) cumple con los requisitos de ser menor que el momento nominal o de 

diseño (∅𝑀𝑛 ). Para esto debemos analizar la viga metálica por partes de sección no 

compuesta, sección compuesta a largo plazo y sección compuesta a corto plazo, las cuales 

se irán explicando a continuación: 

 

 Sección no compuesta. 

 

Analizaremos la etapa del concreto en la que aún no ha fraguado, por lo que la sección del 

acero trabaja como una sección no compuesta. 
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 Se considera como una carga viva al concreto fresco, en la cual para tomar en 

cuenta la actividad constructiva se considerará una carga viva adicional de 𝟏𝟎𝟎 𝒌𝒈/𝒎𝟐. A 

continuación calcularemos esta carga adicional como una carga operacional para un 

espaciamiento entre vigas de 2.00 m: 

 

𝑊𝑂𝑃𝐸𝑅 = (100)(2.00) = 200 𝑘𝑔/𝑚 = 0.200 𝑇/𝑚 

 

 Los valores del momento y cortante máximo operacional se muestran a 

continuación calculados por el software de diseño: 

 

𝑀𝑂𝑃𝐸𝑅 = 15.223 𝑇.𝑚 

𝑉𝑂𝑃𝐸𝑅 = 3.109 𝑇 

 

 El primer momento último o amplificado (𝑀𝑈1 ) en la sección no compuesta se 

calculará de la misma manera que se realizó en el diseño de vigas de concreto: 

 

𝑀𝑈1 = 1.0[1.25(𝑀𝑉.𝑀. +𝑀𝐷𝐼𝐴𝐹) + 1.75(𝑀𝐿𝑂𝑆𝐴 +𝑀𝑂𝑃𝐸𝑅)] 

𝑀𝑈1 = 1.0[1.25(16.974 + 1.600) + 1.75(70.179 + 15.223 )] 

𝑀𝑈1 = 172.671 𝑇.𝑚 

 

 Para las secciones no compuestas se deben evaluar los estados límites de pandeo 

local del alma, pandeo local del ala y pandeo lateral-torsional, de donde se seguirá el 

procedimiento de análisis según los artículos 6.10.6.2 y A.6.3 de la AASHTO LRFD, la cual 

indica todo sobre la resistencia a la flexión.  

 

 Pandeo local del alma. 

 

Las secciones compuestas se deben considerar como secciones compactas para lo cual 

la sección debe satisfacer el límite de esbeltez para el alma de la ecuación 6.10.6.2.2-1 de 

la AASHTO LRFD: 
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2𝐷𝑐𝑝
𝑡𝑤

≤ 3.76√
𝐸

𝐹𝑦𝑐
 

 Donde: 

 𝐷𝑐𝑝 = Profundidad del alma en compresión para el momento plástico 

 𝑡𝑤 = Espesor del ala 

 𝐸 = Módulo de elasticidad del Acero 

 𝐹𝑦𝑐 = Esfuerzo de fluencia del ala en compresión 

  

2𝐷𝑐𝑝
𝑡𝑤

=
91.186 

1.588
= 57.422

3.76√
𝐸

𝐹𝑦𝑐
= 3.76√

2038700

3515
= 90.553

}
 
 

 
 

 57.422 ≤ 90.553 → 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

  

 Por lo tanto, el alma si es compacta. 

 

 Pandeo local del ala en compresión. 

 

La resistencia a la flexión que está basada en el pandeo local del ala en compresión debe 

ser tomada según el artículo A6.3.2 de la AASHTO LRFD como 𝝀𝒇 ≤ 𝝀𝒑𝒇, donde: 

 

 𝜆𝑓 = Relación de esbeltez para el ala en compresión (Ecuación A6.3.2-3) 

 𝜆𝑝𝑓 = Relación de esbeltez límite para un ala compacta (Ecuación A6.3.2-4) 

 

𝜆𝑓 =
𝑏𝑓𝑐
2𝑡𝑓𝑐

=
30.480

2(2.388)
= 6.382

𝜆𝑝𝑓 = 0.38√
𝐸

𝐹𝑦𝑐
= 0.38√

2038700

3515
= 9.152

}
 
 

 
 

6.382 ≤ 9.152 → 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 

 Por lo tanto, el ala si es compacta. 
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 Pandeo lateral torsional. 

 

La resistencia a la flexión que está basada en el pandeo lateral torsional debe ser tomada 

según el artículo A6.3.3 de la AASHTO LRFD. 

  

 La longitud límite no arriostrada compacta para una sección sujeta a flexión 

uniforme respecto al eje mayor se basa en la ecuación A.6.3.3-4 mostrada a continuación: 

  

𝐿𝑝 = 1.0𝑟𝑡√
𝐸

𝐹𝑦𝑐
 

 Donde: 

  

 𝑟𝑡 = Radio de giro efectivo para pandeo lateral torsional (mm) (Ec. A6.3.3-10)  

 

𝑟𝑡 =
𝑏𝑓𝑐

√12 (1 +
1
3
𝐷𝑐𝑡𝑤
𝑏𝑓𝑐𝑡𝑓𝑐

)

= 68.23 𝑚𝑚 

 

 De las propiedades de la viga metálica de perfil W36x150 ya mencionadas 

anteriormente se tiene el valor ya calculado de 𝐿𝑝 = 2.66 𝑚. 

 

 La longitud límite no arriostrada no compacta para una sección sujeta a flexión 

uniforme respecto al eje mayor se basa en la ecuación A.6.3.3-5 mostrada a continuación: 

 

𝐿𝑟 = 1.95𝑟𝑡
𝐸

𝐹𝑦𝑟
√

𝐽

𝑆𝑥𝑐ℎ
√1 + √1 + 6.76 (

𝐹𝑦𝑟
𝐸

𝑆𝑥𝑐ℎ

𝐽
)
2

 

 Donde: 

  

 𝐹𝑦𝑟 = Esfuerzo en el ala en compresión al inicio de la fluencia nominal tomada en 

 la sección transversal y se expresa como 0.7𝐹𝑦𝑐  
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 𝑆𝑥𝑐 =  Módulo elástico de la sección respecto a su eje mayor para el ala en 

 compresión (mm3) 

 𝐽 = Constante de torsión (mm4) 

 ℎ = Profundidad medida entre las líneas medias de las alas (mm) 

 

 De las propiedades de la viga metálica de perfil W36x150 ya mencionadas 

anteriormente se tiene el valor ya calculado de 𝐿𝑟 = 7.68 𝑚. 

 

 En vista que la sección no compuesta no cuenta con el debido soporte lateral 

proporcionado por la losa, este soporte lo deberán dar las vigas diafragma, las cuales se 

colocaran en los extremos de cada tramo y en los tercios de cada tramo. Por lo tanto para 

los tramos de 25 y 30 m, el valor de la longitud no arriostrada (𝐿𝑏) será de 8.33 y 10 m. 

 

 Como 𝐿𝑏 > 𝐿𝑟, entonces se deberá cumplir las expectativas que se definen de la 

ecuación A6.3.3-3 mostrada a continuación: 

 

𝑀𝑛 = 𝐹𝑐𝑟𝑆𝑥𝑐 

 Donde: 

 

𝐹𝑐𝑟 = Esfuerzo de pandeo lateral torsional elástico 

𝐹𝑐𝑟 =
𝐶𝑏𝜋

2𝐸

(𝐿𝑏/𝑟𝑡)
2
√1 + 0.078

𝐽

𝑆𝑥𝑐ℎ
(𝐿𝑏/𝑟𝑡)

2     ;      𝐶𝑏 = 1.0 

 

Para 𝐿𝑏 = 8.33 𝑚: 

 

𝐹𝑐𝑟 = 1742.632 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

∅𝑀𝑛 = (1742.632 𝑘𝑔/𝑐𝑚2)(8259.081 𝑐𝑚3) 

 

∅𝑀𝑛 = 14392535.538 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 143.925 𝑇.𝑚 

 

Para 𝐿𝑏 = 10.00 𝑚: 
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𝐹𝑐𝑟 = 1311.526 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

 

∅𝑀𝑛 = (1311.526 𝑘𝑔/𝑐𝑚2)(8259.081 𝑐𝑚3) 
 

∅𝑀𝑛 = 10831999.468 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 108.320 𝑇.𝑚 

 

 Entonces, para ambos casos no se cumple el requerimiento de ∅𝑀𝑛 > 𝑀𝑈1 por lo 

que se deduce que la viga tendrá que fallar por pandeo lateral torsional después de iniciada 

su fluencia.  

 

 Ahora, pasamos a calcular los esfuerzos que son generados por el momento último 

o factorado 𝑀𝑈1 en el ala que se encuentra en tracción: 

 

𝐹1 =
𝑀𝑈1

𝑆𝑥
=
172.671 𝑇.𝑚

8259.081 𝑐𝑚3
 

 

𝐹1 = 2.091 𝑇/𝑐𝑚2  

  

 Sección compuesta a largo plazo. 

 

 Para este tipo de sección se calculará el segundo momento último o amplificado 

(𝑀𝑈2) en la sección compuesta a largo plazo, la cual se calculará de la misma manera que 

se realizó en el diseño de vigas de concreto: 

 

𝑀𝑈2 = 1.0[1.25(𝑀𝑉𝐸𝑅 +𝑀𝐵𝐴𝑅) + 1.5𝑀𝐴𝑆𝐹] 

𝑀𝑈2 = 1.0[1.25(17.507 + 7.612) + 1.5(12.026 )] 

𝑀𝑈2 =  49.438 𝑇.𝑚 

 

 Ahora pasamos a calcular las propiedades de la sección compuesta a largo plazo, 

para esto se muestra en  la Figura Nº 79 la distribución del centro de gravedad de la viga 

metálica de perfil W36x150 y la losa: 
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 Necesitamos los datos del área y el momento de inercia del perfil W36x150 para 

luego hallar las áreas transformadas y momentos de inercia transformadas de la losa: 

 

 

𝑛 = 5 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠                             

𝐴𝑉𝐼𝐺𝐴 = 285.161 𝑐𝑚2           

𝐼𝑋,𝑉𝐼𝐺𝐴 = 376273.209 𝑐𝑚4  
  

 

Figura Nº 79. Centro de gravedad de la viga metálica y la losa. Elaboración propia. 

 

𝐴𝐿𝑂𝑆𝐴 𝑇𝑅𝐴𝑁𝑆𝐹 =
(200)(20)

(3)(5)
= 266.667 𝑐𝑚2 

 

𝐼𝑋,𝐿𝑂𝑆𝐴 𝑇𝑅𝐴𝑁𝑆𝐹 =
200

(3)(5)
(20)3 (

1

12
) = 8888.889 𝑐𝑚4 

 

𝐴𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 285.161 + 266.667 = 551.828 𝑐𝑚2 

 

 Ahora, pasamos a hallar la distancia de las ordenadas superior e inferior del centro 

de gravedad de la viga metálica y la losa: 

 

𝑦𝑠 =
(266.667)(10) + (285.161) (20 +

91.190
2

)

551.828
= 38.729 𝑐𝑚 

 

𝑦𝑖 = 20 + 91.190 − 38.729 = 72.461 𝑐𝑚 
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 Una vez que se obtiene el valor de las coordenadas del centro de gravedad 

podemos calcular el valor del momento de inercia total: 

 

𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 376273.209 + 285.161(72.461 −
91.190

2
)
2

+ 8888.889

+ 266.667(38.729 − 10)2 = 811081.222 𝑐𝑚4 

 

𝑆𝑠𝑢𝑝 =
𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿
𝑦𝑠

=
811081.222

38.729
= 20942.478 𝑐𝑚3 

 

𝑆𝑖𝑛𝑓 =
𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿
𝑦𝑖

=
811081.222

72.461
= 11193.348 𝑐𝑚3 

 

 Ahora, pasamos a calcular los esfuerzos que son generados por el segundo 

momento último o factorado 𝑀𝑈2  en el ala que se encuentra en tracción: 

 

𝐹2 =
𝑀𝑈2

𝑆𝑖𝑛𝑓
=

49.438 𝑇.𝑚

11193.348 𝑐𝑚3
 

 

𝐹2 = 0.442 𝑇/𝑐𝑚
2  

 

 Sección compuesta a corto plazo. 

 

Debemos calcular las propiedades de la sección compuesta a corto plazo al igual que se 

hizo para la sección compuesta a largo plazo, de donde necesitamos los datos del área y 

el momento de inercia del perfil W36x150 para luego hallar el área y el momento de inercia 

de la losa: 

 

 

𝑛 = 5 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠                             

𝐴𝑉𝐼𝐺𝐴 = 285.161 𝑐𝑚2           

𝐼𝑋,𝑉𝐼𝐺𝐴 = 376273.209 𝑐𝑚4  
  

 

𝐴𝐿𝑂𝑆𝐴 =
(200)(20)

5
= 800 𝑐𝑚2 
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𝐼𝑋,𝐿𝑂𝑆𝐴 =
200

5
(20)3 (

1

12
) = 26666.667 𝑐𝑚4 

 

𝐴𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 285.161 + 800 = 1085.161 𝑐𝑚2 

 

 Ahora, pasamos a hallar la distancia de las ordenadas superior e inferior del centro 

de gravedad de la viga metálica y la losa: 

 

𝑦𝑠 =
(800)(10) + (285.161) (20 +

91.190
2

)

1085.161
= 24.609 𝑐𝑚 

 

𝑦𝑖 = 20 + 91.190 − 24.609 = 86.581 𝑐𝑚 

 

 Una vez que se obtiene el valor de las coordenadas del centro de gravedad 

podemos calcular el valor del momento de inercia total: 

 

𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 376273.209 + 285.161(86.581 −
91.190

2
)
2

+ 26666.667

+ 800(24.609 − 10)2 = 1052706.513 𝑐𝑚4 

 

𝑆𝑠𝑢𝑝 =
𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿
𝑦𝑠

=
1052706.513

24.609
= 42777.297 𝑐𝑚3 

 

𝑆𝑖𝑛𝑓 =
𝐼𝑋,𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿
𝑦𝑖

=
1052706.513

86.581
= 12158.612 𝑐𝑚3 

 

 Momento de Fluencia. 

 

Hasta el momento, el esfuerzo total que se encuentra en tracción en el ala inferior de la 

viga debido a cargas permanentes es: 

 

𝐹𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿 = 𝐹1 + 𝐹2 = 2.091 + 0.442 = 2.532 𝑇/𝑐𝑚2 
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 Entonces, el momento adicional (𝑀𝑎𝑑) necesario para que el ala inferior llegue a 

la fluencia será: 

 

𝑀𝑎𝑑 = (𝑓𝑦 − 𝐹𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿)(𝑆𝑖𝑛𝑓) = (3515 − 2532)(12158.612)/100 

𝑀𝑎𝑑 = 119519.156 𝑘𝑔.𝑚 

 

 Podemos calcular el momento de fluencia de la sección compuesta 𝑀𝑦 , el cual 

equivale a la suma de los dos momentos últimos 𝑀𝑈1  y 𝑀𝑈2  ya calculados, más el 

momento adicional 𝑀𝑎𝑑 : 

 

𝑀𝑦 = 172.671 + 49.438 + 119.519 = 341.628 𝑇.𝑚 

 

 Ahora, pasamos a calcular el momento último total de la siguiente manera: 

 

𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 𝑀𝑈1 +𝑀𝑈2 + 1.75(𝑀𝑃𝐸𝐴𝑇 +𝑀𝐿𝐿) 

𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 172.671 + 49.438 + 1.75(13.168 + 134.877) 

𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 481.188 𝑇.𝑚 

 

 Finalmente como 𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) > 𝑀𝑦  nos quiere decir que la sección compuesta 

incursiona en el rango inelástico. 

 

 Momento Plástico. 

 

Se deberá asumir que la viga llega a la fluencia por tracción y que toda la compresión es 

tomada por el concreto. Esto se cumplirá si es que la profundidad del bloque de 

compresiones equivalentes (a) es menor o igual al espesor de la losa de concreto. En la 

siguiente figura mostramos una suposición para poder comprobar si la altura del bloque de 

compresiones es menor o igual que la altura de la losa: 
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Figura Nº 80. Primera suposición de la altura del bloque de compresiones menor que la 

altura de la losa. Elaboración propia. 

 

 Hallamos el valor de “a” despejándola de la siguiente igualdad de fuerzas: 

 

0.85𝑓′
𝑐
(𝑎)(𝑏𝑒) = 𝑇 = 𝐴𝑆𝐹𝑦 

𝑎 =
𝐴𝑆𝐹𝑦

0.85𝑓′
𝑐
𝑏𝑒
=
(285.161)(3515)

0.85(280)(200)
= 21.058 𝑐𝑚 

 

 Como la profundidad del bloque de compresiones es mayor que la altura de la losa 

(ℎ𝐿𝑂𝑆𝐴 < 𝑎) pasamos a hacer otra suposición distinta para hallar el verdadero valor. 

 

 

Figura Nº 81. Bloque equivalente de compresiones mayor que la losa. Elaboración 

propia. 
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 Suponiendo que el bloque de compresiones se encuentra en la brida de compresión 

o brida superior, pasamos a hallar el valor de “X” de la siguiente manera: 

 

0.85(𝑓′𝑐)(𝑏𝑒)(ℎ𝑓) + 𝐹𝑦(𝑏𝑓𝑋) = 𝐹𝑦(𝐴𝑠 − 𝑏𝑓𝑋) 

0.85(280)(200)(20) + 3515(30.48𝑋) = 3515(285.161 − 30.48𝑋) 

𝑋 = 0.2349 𝑐𝑚 

 

 Una vez que se tiene el valor de “X” ya podemos pasar a calcular el valor verdadero 

del bloque de compresiones: 

 

𝑎 = ℎ𝑓 + 𝑋 = 20 + 0.2349 = 20.2349 𝑐𝑚 

 

 Entonces en la siguiente figura se muestra el diagrama de fuerzas y esfuerzos de 

la losa de concreto y la viga metálica donde es rotura del concreto y plastificación del acero:  

 

Figura Nº 82. Diagrama de fuerzas y esfuerzos de la losa de concreto y la viga metálica. 

Elaboración propia. 

 

 Ahora, pasamos a hallar el momento plástico (𝑀𝑃) de la viga metálica multiplicando 

la fuerza de tracción ( T ) por el brazo de palanca: 

 

 𝑇 = 𝐴𝑆𝐹𝑦 = (285.161 − (30.48)(0.2349))(3515) = 977174.387 𝑘𝑔 
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𝐵𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑎 =
𝑑

2
+ ℎ𝑓 −

𝑎

2
=
91.186

2
+ 20 −

20.2349

2
= 55.476 𝑐𝑚 

 

𝑀𝑃 = (977174.387)(55.476) = 54209726.293 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 542.097 𝑇.𝑚 

 

 Ahora se comprobará si la sección clasifica como una sección compuesta siguiendo 

los parámetros del artículo 6.10.6.2.2 de la AASHTO LRFD: 

 

 Esfuerzo de fluencia de las alas: 50 𝑘𝑠𝑖 <  70 𝑘𝑠𝑖 → 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 𝐷/𝑡𝑤 = 57.422 < 150 → 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 2𝐷𝑐𝑝/𝑡𝑤 = 0 < 3.76√𝐸/𝐹𝑦𝑐 → 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 

 Donde, el valor de 𝐷𝑐𝑝 es la profundidad del alma en compresión cuando la sección 

llega al momento plástico, para este caso es cero debido a que el alma está en tracción. 

 

 Por lo tanto como la sección está cumpliendo con todos los requisitos, se deduce 

que la sección es compacta. 

 

 Ahora pasamos al cálculo del momento nominal, para esto se debe primero 

reconocer que tipo de requisito cumple según las ecuaciones 6.10.7.1.2-1 y 6.10.7.1.2-2 

de la AAHTO LRFD: 

 

 Si 𝐷𝑝 ≤ 0.1𝐷𝑡   →    𝑀𝑛 = 𝑀𝑃  

 Si 𝐷𝑝 > 0.1𝐷𝑡   →    𝑀𝑛 = 𝑀𝑃 (1.07 − 0.7(𝐷𝑝/𝐷𝑡))  

 

 Donde: 

 

𝐷𝑝 = Distancia desde la cara superior de la losa hasta el eje neutro de la sección 

compuesta en el momento plástico, similar a la altura del bloque de compresiones 

𝐷𝑡 = Peralte total de la sección compuesta (Losa y viga) 

 



175 
 

𝐷𝑝 = 20.235 𝑐𝑚 > 0.1𝐷𝑡 = 0.1(20 + 91.19) = 11.119 𝑐𝑚 

 

 Aplicamos entonces la ecuación dada por el segundo caso: 

 

𝑀𝑛 = 𝑀𝑃 (1.07 − 0.7(𝐷𝑝/𝐷𝑡)) 

𝑀𝑛 = 542.097(1.07 − 0.7 (
20.235

111.19
)) = 510.986 𝑇.𝑚 

 

 En el artículo C6.10.7.1.2 de la AASHTO LRFD nos menciona que debe 

considerarse un margen de seguridad adicional para las secciones compuestas 

compactas, este margen adicional aumenta aproximadamente la protección de la losa de 

concreto contra una rotura prematura, asegurando así una adecuada ductilidad de la 

sección compuesta. Por lo tanto, para nuestro caso la resistencia nominal a la flexión es: 

 

∅𝑀𝑛 = 1.0(510.986) = 510.986 𝑇.𝑚 

 

 Finalmente tenemos que 𝑀𝑈(𝑇𝑂𝑇𝐴𝐿) = 481.188 < ∅𝑀𝑛 = 510.986, por lo que 

se concluye que la resistencia de diseño por flexión si cumple con lo establecido por las 

vigas metálicas de perfil W36x150. 

 

15.6.2. Resistencia al Cortante. 

 

Analizaremos la resistencia  al cortante de la viga metálica para ver si su cortante último 

(𝑉𝑈) cumple con los requisitos de ser menor que el cortante nominal o de diseño (∅𝑉𝑛). 

Para esto debemos analizar la viga metálica según lo especifica todo el artículo 6.10.9 de 

la AASHTO LRFD, el cual se irá explicando a continuación:  

 

 El cortante último o amplificado (𝑉𝑈) se calculará de la misma manera que se realizó 

en el diseño de vigas de concreto utilizando la debida combinación de cargas: 
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𝑉𝑈 = 1.25(𝑉𝑉.𝑀. + 𝑉𝑉𝐸𝑅 + 𝑉𝐵𝐴𝑅 + 𝑉𝐷𝐼𝐴𝐹) + 1.50(𝑉𝐴𝑆𝐹) + 1.75(𝑉𝑃𝐸𝐴𝑇 + 𝑉𝐿𝐿

+ 𝑉𝐿𝑂𝑆𝐴 + 𝑉𝑂𝑃𝐸𝑅) 

𝑉𝑈 = 1.25(3.016 + 3.575 + 1.865 + 0.06) + 1.50(2.456) + 1.75(1.679

+ 40.339 + 16.835 + 3.109) 

𝑉𝑈 = 122.763 𝑇 

 

 La resistencia al cortante último, está dada por la siguiente ecuación:  

 

𝑉𝑟 = ∅𝑉𝑉𝑛 

 

 Donde: 

 

𝑉𝑛 = Resistencia nominal al cortante 

∅𝑉 = Factor de resistencia, para el caso de cortantes es equivalente a 1 

 

 La resistencia nominal al cortante está expresada por la ecuación 6.10.9.2-1 de la 

AASHTO LRFD: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 

 

 En la cual 𝑉𝑝 está expresada por la ecuación 6.10.9.2-2 de la AASHTO LRFD: 

 

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 

 Donde: 

 

 𝑉𝑐𝑟 = Resistencia al pandeo por cortante 

 𝑉𝑝 = Fuerza cortante plástica 

 𝐶 = Relación entre la resistencia al pandeo por cortante y la resistencia a la 

 fluencia por cortante. Se calcula a continuación de la siguiente manera: 
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 Para hallar el valor de la relación “C” se deberá determinar cómo se especifica en 

las ecuaciones 6.10.9.3.2-4, 6.10.9.3.2-5 y 6.10.9.3.2-6. A continuación hallaremos el valor 

de la relación “C” de las ecuaciones mencionadas: 

 

 Si 𝐷/𝑡𝑤 ≤ 1.12√𝐸𝐾/𝐹𝑦𝑤   →    𝐶 = 1.0  

 Si 1.12√𝐸𝐾/𝐹𝑦𝑤 < 𝐷/𝑡𝑤 ≤ 1.40√𝐸𝐾/𝐹𝑦𝑤   →  𝐶 = 1.12

𝐷/𝑡𝑤
√
𝐸𝐾

𝐹𝑦𝑤
 

 Si 1.40√𝐸𝐾/𝐹𝑦𝑤 < 𝐷/𝑡𝑤   →  𝐶 = 1.57

(𝐷/𝑡𝑤)
2 (

𝐸𝐾

𝐹𝑦𝑤
) 

 

 En vista que las almas de las vigas metálicas son no rigidizadas el valor del 

coeficiente de pandeo por cortante K = 5.0 

 

 Para nuestro caso se cumple la 1º ecuación donde C sería igual a 1.0: 

 

91.186

1.588
= 57.422 ≤ 1.12√

(2038700)(5)

3515
= 60.3    →     𝐶 = 1.0 

 

 Hallamos el valor de 𝑉𝑝 la cual está expresada por la ecuación 6.10.9.2-2 de la 

AASHTO LRFD: 

 

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 = 0.58(3515)(91.186)(1.588) 

𝑉𝑝 = 295210.626 𝑘𝑔 ≈ 295.211 𝑇 

 

 Ahora, reemplazamos los datos en la ecuación 6.10.9.2-1 de la AASHTO LRFD: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 = 1.0(295.211) = 295.211 𝑇 

 

 Luego, reemplazamos los datos para calcular la resistencia nominal al cortante: 

 

∅𝑉𝑛 = 1.0(295.211) = 295.211 𝑇 
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 Finalmente tenemos que 𝑉𝑈 = 122.763 𝑇 < ∅𝑉𝑛 = 295.211 𝑇 , por lo que se 

concluye que la resistencia de diseño por cortante si cumple con lo establecido por las 

vigas metálicas de perfil W36x150. 

 

15.6.3. Conectores de Corte. 

 

Los conectores de corte se utilizan para asegurar una sección compuesta entre la viga 

metálica y la losa de concreto. Para asegurar esta alta resistencia se deberán soldar estos 

conectores o pernos de corte en el ala superior de las vigas metálicas, de manera que 

estos pernos soporten el cortante generado entre la unión de la viga y la losa.   

 

Para el análisis de estos conectores de corte nos basaremos en las especificaciones del 

artículo 6.10.10.4 de la AASHTO LRFD, de donde nos indica que la resistencia al corte de 

los pernos de corte está dada por la siguiente ecuación 6.10.10.4.1-1: 

 

𝑄𝑟 = ∅𝑠𝑐𝑄𝑛 

 

 Donde: 

 𝑄𝑛 = Resistencia nominal al cortante de un conector de cortante individual 

 ∅𝑠𝑐 = Factor de resistencia para conectores de cortante, igual a 0.85 

 

 Para el cálculo de la resistencia nominal al cortante para un conector nos 

basaremos en la ecuación 6.10.10.4.3-1 de la AASHTO LRFD: 

 

𝑄𝑛 = 0.5𝐴𝑠𝑐√𝑓′𝑐𝐸𝑐 ≤ 𝐴𝑠𝑐𝐹𝑢 

 

 Donde: 

 

 𝐴𝑠𝑐 = Área de la sección transversal de un conector de corte tipo espigo 

 𝐸𝑐 = Módulo de elasticidad del concreto 

 𝐹𝑢 = Esfuerzo de rotura a tensión mínima de los conectores de corte 
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 Para elegir las dimensiones de los conectores de corte debemos seguir las 

recomendaciones del artículo 6.4.4 de la AASHTO LRFD en donde indica que para una 

óptima resistencia se deben usar conectores de corte ASTM A108 con resistencias 

mínimas a la fluencia y a la tracción de 345 MPa y 415 MPa. 

 

  Ahora, probaremos usando pernos de 3/4" x 4”, del cual se muestran sus 

propiedades a continuación: 

 

 𝐴𝑠𝑐 = 2.84 cm2 

 𝐸𝑐 = 250000 kg/cm2 

 𝑓′𝑐 = 280 kg/cm2 

 𝐹𝑢 = 4200 kg/cm2 

 

 Entonces, pasamos a calcular el valor de la resistencia nominal al cortante para el 

conector de corte elegido: 

 

𝑄𝑛 = 0.5(2.84)√(280)(250000) ≤ (2.84)(4200) 

𝑄𝑛 = 11880 𝑘𝑔 ≤ 𝐴𝑠𝑐𝐹𝑢 = 11928 𝑘𝑔 

 

𝑄𝑟 = ∅𝑠𝑐𝑄𝑛 = (0.85)(11880) = 10098 𝑘𝑔 

 

 Luego pasamos a calcular la fuerza cortante que deben soportar los conectores de 

corte. La fuerza cortante se calculará mediante la ecuación 6.10.10.4.2-1 de la AASHTO 

LRFD, la cual se muestra a continuación: 

 

𝑃 = √𝑃𝑃
2 + 𝐹𝑃

2 

 Donde: 

 

 𝐹𝑃 = Fuerza radial total en la losa de concreto (Para tramos rectos es igual a 0) 

 𝑃𝑃 =  Fuerza longitudinal total en la losa de concreto en el punto de máximo 

 momento positivo. Debe ser considerada el valor mínimo entre estas 2 ecuaciones: 
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𝑃1𝑃 = 0.85𝑓′𝑐𝑏𝑠𝑡𝑠 = 0.85(280)(200)(20) = 952000 𝑘𝑔 

𝑃2𝑃 = 𝐴𝑠𝐹𝑦 = (285.161)(3515) = 1002340.92 𝑘𝑔 

  

 Elegimos para el análisis el menor valor, el cual es 952000 kg. 

 

 Finalmente para calcular el número de pernos de corte, dividiremos la fuerza 

cortante total entre la resistencia de un conector. Este valor será el número de pernos a 

utilizar en el tramo comprendido el punto de momento positivo máximo y el punto cuando 

el momento es nulo. Para cada viga metálica se deberá colocar dos pernos por cada 

separación, la cual se calculará de la siguiente manera: 

 

𝑛 =
𝑃

𝑄𝑟
𝑥2 =

952000

10098
𝑥2 = 188.55 ≈ 189 𝑝𝑒𝑟𝑛𝑜𝑠 

 

 Para los tramos de 25 m y 30 m del puente metálico se distribuirán 2 conectores de 

corte de ø3/4" @ 0.25 m. 

 

15.7. VIGAS DIAFRAGMA METÁLICAS 

 

Como ya se explicó anteriormente las vigas diafragma son vigas transversales que 

proporcionan distintas funciones como el soporte de las fuerzas laterales así como también 

ayudan a transferir las cargas de viento desde las vigas exteriores hacia las demás vigas. 

Estas vigas brindan un mejor soporte lateral de las vigas principales sometidas a 

compresión antes del curado de la losa de concreto y ayudan a distribuir las cargas muertas 

y cargas vivas hacia toda la estructura. 

 

 Para secciones restas en “I”, los marcos transversales deben ubicarse al menos a 

la mitad de la longitud de las vigas principales. Para llevar a cabo todo el análisis de las 

vigas diafragma seguiremos las especificaciones del artículo 6.7.4 de la  AASHTO LRFD. 

Probaremos con vigas tipo “C”, cuyo perfil metálico a analizar es C10x15.3, del cual a 

continuación mostraremos algunas de sus propiedades necesarias para el análisis: 

 

𝐴𝑠 = 4.48 𝑖𝑛2 = 28.903 𝑐𝑚2 
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𝑟𝑦 = 0.711 𝑖𝑛 = 1.810 𝑐𝑚 

𝐸 = 2038700 𝑘𝑔/𝑐𝑚2 

𝐹𝑦𝑐 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚2  

 

 Las vigas diafragmas C10x15.3 serán colocados en los tramos medios por lo que 

el valor de la longitud efectiva para estas vigas será para los dos tramos de 25 y 30 m: 

 

 𝐿𝑏1 = 25/2 = 12.50 𝑚           ∧           𝐿𝑏2 = 30/2 = 15.00 𝑚 

 

 En la Figura Nº83 se muestra la distribución de las vigas principales y diafragmas 

en el puente y a la vez se muestra cómo actúan las cargas de viento sobre la elevación 

exterior del puente. De la tabla 3.8.1.2-1 de la AASHTO LRFD sacamos el valor de la carga 

del viento considerando la velocidad básica del viento igual a 160 km/h, entonces la presión 

del viento es igual a 0.0024 MPa. 

 

𝑤𝑏𝑜𝑡 =
𝛾𝑃𝐷𝑑

2
=
1.4(0.0024)(91.186)

2
= 0.1532 𝑀𝑃𝑎. 𝑐𝑚 

 

Figura Nº 83. Carga de viento actuando sobre la elevación exterior del puente. 

Elaboración propia. 
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 Ahora convertimos de Mpa.cm a kg/cm para después continuar con el cálculo de la 

carga de viento que actúa en la mitad inferior de la viga hacia la brida inferior para los dos 

tramos de 25 y 30 m. 

 

𝑤𝑏𝑜𝑡 = (0.1532 𝑀𝑃𝑎. 𝑐𝑚)(
10.2 𝑘𝑔/𝑐𝑚2

1 𝑀𝑃𝑎
) = 1.563

𝑘𝑔

𝑐𝑚
 

 

𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡1 = 𝑤𝑏𝑜𝑡𝐿𝑏1 = (1.563 𝑘𝑔/𝑐𝑚)(1250 𝑐𝑚) = 1953.750 𝑘𝑔 ≈ 1.954 𝑇 

 

𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡2 = 𝑤𝑏𝑜𝑡𝐿𝑏2 = (1.563 𝑘𝑔/𝑐𝑚)(1500 𝑐𝑚) = 2344.500 𝑘𝑔 ≈ 2.345 𝑇 

 

 La carga de viento restante que actúa en la mitad superior de la viga se transmite a 

la región de tope mediante el diafragma de la losa. La reacción final debe ser transferida 

hacia todos los soportes por igual para las cinco vigas.  

 

𝑃𝑤𝑡𝑜𝑝1 = (1.4(0.0024)(241.19) − 1.563) (
12.5

5 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠
) = 1675.766 𝑘𝑔 

𝑃𝑤𝑡𝑜𝑝2 = (1.4(0.0024)(241.19) − 1.563) (
15.0

5 𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠
) = 2010.919 𝑘𝑔 

 

 Por lo tanto las fuerzas resultantes totales (𝐹𝑢𝐷) será considerada como la suma de 

ambas reacciones de viento inferior y superior, las cuales a continuación mostramos el 

resultado del cálculo: 

 

𝐹𝑢𝐷1 = 𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡1 + 𝑃𝑤𝑡𝑜𝑝1 = 3629.516 𝑘𝑔 ≈ 3.630 𝑇 

 

𝐹𝑢𝐷2 = 𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡2 + 𝑃𝑤𝑡𝑜𝑝2 = 4355.419 𝑘𝑔 ≈ 4.355 𝑇 

 

 Ahora pasamos a calcular la resultante axial siguiendo los parámetros establecidos 

del artículo 6.9.3 de la AASHTO LRFD donde indica que los límites de relación de esbeltez 

para elementos secundarios como los diafragmas deben satisfacer el siguiente requisito: 
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𝑘𝐿

𝑟𝑦
≤ 140 

  

 Donde: 

 

 𝑘 = Factor de longitud efectiva (igual a 1 ya que dependen de la restricción flexional 

         de las vigas en sus extremos, las cuales están rígidamente conectadas) 

 𝐿 = Longitud no arriostrada 

 𝑟𝑦 = Radio de giro 

 

𝑘𝐿

𝑟𝑦
=
1.0(200)

1.810
= 110.497 < 140  →   𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 

 Continuando con el análisis para miembros de sección compuesta detallados en el 

artículo 6.9.5 de la AASHTO LRFD, donde indica que la resistencia nominal a la compresión 

de una columna de sección compuesta tiene que satisfacer ciertos requisitos para 

determinar el valor de la resistencia nominal a la compresión (𝑃 𝑛) : 

 

 Si 𝜆 ≤ 2.25  →    𝑃𝑛 = 0.66
𝜆𝐹𝑦𝐴𝑠 

 Si 𝜆 > 2.25  →    𝑃𝑛 = 0.88𝐹𝑦𝐴𝑠/𝜆 

 

 Entonces hallamos “𝜆” de la ecuación 6.9.5.1-3 de la AASHTO LRFD:  

 

𝜆 = (
𝑘𝐿

𝑟𝑠𝜋
)
2

(
𝐹𝑦
𝐸
) = (

(1)(200)

1.810𝜋
)
2

(
3515

2038700
) = 2.133 < 2.25  

 

 Nos encontramos en el primer caso por lo que el valor de la resistencia nominal a 

la compresión (𝑃 𝑛) es igual a: 

 

𝑃𝑛 = 0.66
𝜆𝐹𝑦𝐴𝑠 = 0.66

2.133(3515)(28.903) = 41875.062 𝑘𝑔 ≈ 41.875 𝑇 
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 Luego, para seguir con la compresión axial especificada en el artículo 6.9.2.1 de la 

AASHTO LRFD y calcular el valor de la resistencia de diseño a la compresión (𝑃𝑟), usamos 

la ecuación 6.9.2.1-1 de la AASHTO LRFD: 

 

𝑃𝑟 = ∅𝑐𝑃𝑛 

 Donde: 

 

 ∅𝒄 = Factor de resistencia para compresión, donde el valor a utilizar será el de 0.9 

           ya que es para elementos compuestos como se indica en el artículo 6.5.4.2 

  

 Entonces, reemplazamos los datos obtenidos para después verificar si las vigas 

diafragmas intermedias cumplen con las condiciones de diseño: 

 

𝑃𝑟 = ∅𝑐𝑃𝑛 = 0.9(41.875) = 37.688 𝑇 >
𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡1 = 1.954 𝑇  →   𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸
𝑃𝑤𝑏𝑜𝑡2 = 2.345 𝑇  →   𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸

 

 

 Ahora para las vigas diafragmas que están en los extremos se utilizan las fuerzas 

resultantes totales (𝐹𝑢𝐷), las cuales deben ser transmitidas adecuadamente hacia todos 

los soportes de las vigas, por lo tanto también deben cumplir con las condiciones de diseño: 

 

𝑃𝑟 = 37.688 𝑇 >
𝐹𝑢𝐷1 = 3.630 𝑇  →   𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸
𝐹𝑢𝐷2 = 4.355 𝑇  →   𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸

 

 

 Finalmente concluimos que tanto para las vigas diafragmas intermedias y extremas 

se utilizará el mismo perfil metálico C10x15.3, ya que cumplieron con todos los requisitos 

y condiciones de diseño propuestas por la AASHTO LRFD. 

 

16. BARANDAS COMBINADAS 

 

Tanto para el puente de concreto armado como para el puente de estructura metálica se 

utilizará el mismo diseño de barandas combinadas la cual involucra una misma baranda 

para vehículos y peatones, las cuales serán ubicadas a los extremos de los voladizos de 

ambos puentes. Para continuar con el análisis y diseño de las barandas nos basamos en 

las especificaciones de los artículos 13.7 y 13.8 de la AASHTO LRFD. 
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16.1. GEOMETRÍA DE LAS BARANDAS 

 

La altura mínima que deben tener las barandas peatonales son de 1.06 m, los cuales son 

medidos desde la cara superior de la vereda. Las barandas peatonales están compuestas 

por elementos horizontales y/o verticales. Para este caso los elementos a utilizar serán 

elementos metálicos de sección HSS rectangular. 

  

 En los primeros 68.5 cm inferiores de la baranda, la abertura libre entre elementos 

no debe permitir el paso de una esfera de 15 cm de diámetro. Y en la parte superior de la 

baranda las aberturas no deberán permitir el paso de una esfera de 20 cm de diámetro. Se 

deberá proporcionar un riel de seguridad que este al nivel de la superficie de rodamiento. 

 

16.2. FUERZAS DE DISEÑO 

 

Las fuerzas más críticas de las que una baranda combinada debe soportar son las fuerzas 

de choque de los vehículos, por lo que las especificaciones del artículo 13.7.2 de la 

AASHTO LRFD hablan sobre unos criterios para seleccionar entre 6 niveles de ensayo, los 

cuales se muestran en el Anexo 11. 

 

 Para nuestro caso elegiremos el nivel de ensayo TL-3, debido a que por la zona, la 

circulación de vehículos es a alta velocidad y los vehículos pesados circulan muy poco por 

ahí. Para el nivel de ensayo TL-3 mostraremos a continuación los valores sacados de la 

tabla del Anexo 11, los cuales consideraremos para las fuerzas de diseño, los valores de 

estas fuerzas se muestran en la siguiente tabla ya convertidas de N a Kg: 

 

 

 

 

                                        

   

 

 

 

Tabla Nº 17. Fuerzas de diseño para el nivel de ensayo TL-3. Elaboración propia.   

 

Fuerzas de Diseño 
 

Nivel de Ensayo TL-3 

Transversal Ft 24480 kg 

Longitudinal FL 8160 kg 

Vertical Descendente FV 2040 kg 

Lt y LL 1.22 m 

LV 5.50 m 

He 0.61 m 

Mínima altura del riel H 0.685 m 
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 Una vez que tenemos los valores de las fuerzas de diseño, los cuales se distribuyen 

como se muestra en la Figura Nº 84, pasamos a diseñar los rieles y postes de estructura 

metálica para las barandas combinadas. Como ya se mencionó anteriormente para la 

geometría de diseño de las barandas combinadas nos basamos en las especificaciones de 

barandas peatonales sacadas del artículo 13.8 de la AASHTO LRFD. 

 

 

Figura Nº 84. Distribución de las fuerzas de diseño en una baranda. Recuperado de la 

Figura A13.2-1 de la norma AASHTO LRFD. 

 

16.2.1. Diseño de los rieles. 

 

De la Tabla Nº 17 sacamos los valores de la sobrecarga de diseño, los elementos 

horizontales de las barandas combinadas se tomarán como Ft/Lt = 20065.574 kg/m, y los 

elementos verticales se tomarán como Fv/Lv = 370.909 kg/m, las cuales actúan de forma 

simultánea. Además, cada elemento longitudinal debe estar diseñado para soportar una 

carga concentrada de FL/Lt = 6688.525 kg/m, la cual actúa en forma simultánea con las 

cargas distribuidas. 

 

 Consideramos una separación entre postes de 1.5 m, del cual se analizará el 

momento último como si fueran tramos de 2 m articulados en sus extremos. Como se trata 

de elementos con continuidad, se tomará el 80% del momento último hallado y para el 

análisis del cortante último también se tomaran tramos de 2 m articulados en sus extremos 

pero se amplificará el valor por 1.15. 



187 
 

 Como se debe considerar una sobrecarga distribuida en los elementos horizontales 

y verticales de las barandas, entonces trabajamos con la carga resultante entre ambas, la 

cual se halla de la siguiente manera: 

  

 𝑤 = √20065.5742 + 370.9092 = 20069 𝑘𝑔/𝑚 

 

 Una vez que se tiene la sobrecarga distribuida resultante pasamos a calcular el 

momento último y el cortante último, considerando también la carga concentrada, la cual 

actúa en la misma dirección que la sobrecarga distribuida, posicionada al centro del riel: 

 

𝑀𝑈 = 1.75 (
20069𝑥1.52

8
+
6688.53𝑥1.5

4
) 𝑥0.80 = 11413.647 𝑘𝑔.𝑚 

 

𝑉𝑈 = 1.75 (
20069𝑥1.5

2
+
6688.525

2
) 𝑥1.15 = 37021.980 𝑘𝑔 

 

 Por lo tanto analizaremos los rieles trabajando con elementos metálicos de sección 

HSS rectangular, y se analizará probando una sección HSS 8x6x5/8, de la cual a 

continuación se muestran sus propiedades necesarias para el análisis:  

 

𝐴𝑠 = 14 𝑖𝑛2 = 90.322 𝑐𝑚2 

ℎ = 8 𝑖𝑛 = 20.32 𝑐𝑚 

𝑏 = 6 𝑖𝑛 = 15.24 𝑐𝑚 

𝑡 = 0.581 𝑖𝑛 = 1.476 𝑐𝑚 

𝑍𝑥 = 36.1 𝑖𝑛
3 =  591.573 𝑐𝑚3 

𝐹𝑦 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2  

 

 Con estas propiedades, comenzamos a realizar el análisis necesario por flexión y 

cortante de los rieles de las barandas peatonales para saber si cumplen con todos los 

requisitos de diseño. 
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 Resistencia a la flexión. 

 

Para analizar este tipo de estructuras metálicas rectangulares por flexión nos basamos del 

artículo 6.12.1.2.1 de la AASHTO LRFD, en la cual nos indica que la resistencia de diseño 

a la flexión debe estar basada en la ecuación 6.12.1.2.1-1, mostrada a continuación: 

 

𝑀𝑟 = ∅𝑓𝑀𝑛 

 Donde: 

 

𝑀𝑛 = Resistencia nominal de una sección a la flexión 

 ∅𝑓 = Factor de resistencia para flexión, por lo cual el valor a utilizar es 1 

 

 Ahora debemos pasar a analizar los elementos a flexión cuando se encuentran en 

estado límite de fluencia y en estado límite de pandeo local del ala y pandeo local del alma.   

 

 Fluencia del Acero. 

 

Según el artículo 6.12.2.2.2 de la AASHTO LRFD, para perfiles tubulares estructurales de 

sección rectangular, la fluencia debe tomarse según la ecuación 6.12.2.2.2-2: 

 

𝑀𝑛 = 𝑀𝑝 = 𝐹𝑦𝑍 

 Donde: 

 

𝑀𝑝 = Momento Plástico de la sección 

𝐹𝑦 = Esfuerzo de fluencia del acero  

 𝑍 = Módulo Plástico de la sección respecto al eje de flexión 

 

 Analizamos con la sección rectangular HSS 8x6x5/8 y pasamos a reemplazar: 

 

 𝑀𝑝 = 𝐹𝑦𝑍 = (3515)(591.573) = 2079379.095 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 20.794 𝑇.𝑚 
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 Pandeo Local del Ala. 

 

El pandeo local del ala se evaluará siempre y cuando la esbeltez del ala en compresión 𝜆𝑓, 

exceda la relación de esbeltez límite para un ala compacta 𝜆𝑝𝑓 . Caso contrario no se 

evaluará el pandeo local del ala. Entonces lo comprobamos de la siguiente manera y 

basándonos de la ecuación 6.12.2.2.2-5 de la AASHTO LRFD: 

 

𝜆𝑓 =
𝑏

𝑡
=
15.240

1.476
= 10.325

𝜆𝑝𝑓 = 1.12√
𝐸

𝐹𝑦
= 1.12√

2038700

3515
= 26.973

 

}
 
 

 
 

𝜆𝑓 > 𝜆𝑝𝑓  →   𝑁𝑂 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

  

 Por lo tanto como la relación no se cumple, entonces no se evaluará pandeo local 

del ala para la sección HSS 8x6x5/8. 

 

 Pandeo Local del Alma. 

 

El pandeo local del alma se evaluará siempre y cuando la esbeltez del alma 𝐷/𝑡𝑤 exceda 

la relación de esbeltez límite para un alma compacta 𝜆𝑝𝑤. Caso contrario no se evaluará 

el pandeo local del alma. Entonces lo comprobamos de la siguiente manera y basándonos 

de la ecuación 6.12.2.2.2-10 de la AASHTO LRFD: 

 

𝐷

𝑡𝑤
=
20.32

1.476
= 13.767

𝜆𝑝𝑤 = 2.42√
𝐸

𝐹𝑦
= 2.42√

2038700

3515
= 58.281

 

}
 
 

 
 
𝐷

𝑡𝑤
> 𝜆𝑝𝑤  →   𝑁𝑂 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

 

 Por lo tanto como la relación no se cumple, entonces no se evaluará pandeo local 

del alma para la sección HSS 8x6x5/8. 

 

 Continuamos hallando el valor de la resistencia nominal a la flexión, cuando el valor 

del factor de resistencia para flexión (∅𝒇) es igual a 1, entonces tenemos: 
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𝑀𝑟 = ∅𝑓𝑀𝑛 = (1.0)(20.794) = 20.794 𝑇.𝑚 

 

 Finalmente tenemos que 𝑀𝑈 = 11.414 𝑇.𝑚 < ∅𝑓𝑀𝑛 = 20.794 𝑇.𝑚 , por lo 

que se concluye que la resistencia de diseño por flexión para los rieles de las barandas 

combinadas si cumplen con lo establecido por los elementos de sección rectangular HSS 

8x6x5/8. 

 

 Resistencia al cortante. 

  

Para analizar este tipo de estructuras metálicas rectangulares por cortante nos basamos 

del artículo 6.12.1.2.3 de la AASHTO LRFD, en la cual nos indica que la resistencia de 

diseño al cortante debe estar basada en la ecuación 6.12.1.2.3-1, mostrada a continuación: 

 

𝑉𝑟 = ∅𝑣𝑉𝑛 

 Donde: 

 

𝑉𝑛 = Resistencia nominal al cortante  

 ∅𝑣 = Factor de resistencia para cortante, por lo cual el valor a utilizar es 1 

 

 Del artículo 6.10.9.2 de la AASHTO LRFD calculamos el valor de la resistencia 

nominal al cortante (𝑉𝑛) basada en la ecuación 6.10.9.2-1, mostrada a continuación: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 

  

 De la ecuación 6.10.9.2-2 de la AASHTO LRFD hallaremos el valor de 𝑉𝑝: 

  

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 

 Donde: 

 

 𝐶 = Relación entre la resistencia al pandeo local por cortante y la resistencia 

 mínima de la fluencia por cortante 
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𝑉𝑐𝑟 = Resistencia al Pandeo por cortante   

𝑉𝑛 = Resistencia nominal al cortante  

𝑉𝑝 = Fuerza cortante plástica   

 

 Con los las propiedades de la sección rectangular HSS 8x6x5/8 nos basamos para 

poder calcular el valor de “C”, la cual debe cumplir la siguiente relación de la ecuación 

6.10.9.3.2-4 de la AASHTO LRFD para verificar si el valor de “C” es igual a 1. 

 

 𝐷 = 20.32 𝑐𝑚 

𝑡𝑤 = 1.476 𝑐𝑚 

𝐷

𝑡
= 13.767 

𝐾 = Coeficiente de pandeo por cortante = 5  

 

𝐷

𝑡
< 1.12√

𝐸𝐾

𝐹𝑦𝑤
→ 13.767 < 1.12√

(2038700)(5)

3515
 

 

13.767 < 60 →  𝑆𝐼 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 →   𝐶 = 1 

 

Reemplazamos de la ecuación 6.10.9.2-2 para hallar el valor de 𝑉𝑝: 

 

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 = 0.58(3515)(20.32)(1.476) = 61145.343 𝑘𝑔 

 

 Reemplazamos los datos en la ecuación 6.10.9.2-1 para hallar el valor de 𝑉𝑐𝑟: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 = (1)(61.145 𝑇) = 61.145 𝑇 

 

 Continuamos hallando el valor de la resistencia nominal al cortante, cuando el valor 

del factor de resistencia para cortante (∅𝑣) es igual a 1, entonces tenemos: 

 

𝑉𝑟 = ∅𝑣𝑉𝑛 = (1.0)(61.145 T) = 61.145 𝑇 
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 Finalmente tenemos que 𝑉𝑈 = 37.022 𝑇 < ∅𝑣𝑉𝑛 = 61.145 𝑇 , por lo que se 

concluye que la resistencia de diseño por cortante para los rieles de las barandas 

combinadas si cumplen con lo establecido por los elementos de sección rectangular HSS 

8x6x5/8. 

 

16.2.2. Diseño de los postes. 

 

Los postes de las barandas peatonales se deben diseñar para una sobrecarga concentrada 

de diseño que esta aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento 

longitudinal superior. Los postes tendrán una separación de 1.5 m. A continuación en la 

siguiente figura se muestra la geometría de los postes: 

 

 

Figura Nº 85. Geometría del poste y los rieles de la baranda. Elaboración propia. 

 

 Entonces, el valor de la sobrecarga concentrada de diseño para los postes (𝑃𝐿𝐿) se 

expresa de la ecuación 13.8.2-1 de la AASHTO LRFD adaptada con las fuerzas de diseño 

para el nivel de ensayo TL-3, mostrado a continuación en expresiones de kg: 

 

𝑃𝐿𝐿 = 6688.525 + 20065.574𝐿 

  

 Donde: 
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 𝐿 = Separación entre postes 

 

𝑃𝐿𝐿 = 6688.525 + 20065.57(1.5) = 36786.88 𝑘𝑔 ≈ 36.787 𝑇 

 

 La sobrecarga concentrada de diseño se posicionara en el centro de gravedad del 

riel superior, por lo que para hallar el momento de diseño del poste debemos calcular el 

brazo de palanca de la siguiente manera: 

 

 𝐵𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑃𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑎 = 0.14 + 0.20 + 0.14 + 0.20 + 0.19 + 0.20 = 1.07 𝑚 

 

 Los requisitos para el estado límite de Resistencia I deben ser los siguientes: 

 

 𝑉𝑈 = 1.75(36.787) = 64.377 𝑇 

𝑀𝑈 = 64.377(1.07) = 68.883 𝑇.𝑚 

 

Por lo tanto analizaremos los rieles trabajando con elementos metálicos de sección HSS 

rectangular, y se analizará probando una sección HSS 14x10x5/8, de la cual a continuación 

se muestran sus propiedades necesarias para el análisis:  

 

𝐴𝑠 = 25.7 𝑖𝑛2 = 165.806 𝑐𝑚2 

ℎ = 14 𝑖𝑛 = 35.560 𝑐𝑚 

𝑏 = 10 𝑖𝑛 = 25.400 𝑐𝑚 

𝑡 = 0.581 𝑖𝑛 = 1.476 𝑐𝑚 

𝑍𝑥 = 120 𝑖𝑛
3 =  1966.448 𝑐𝑚3 

𝐹𝑦 = 3515 𝑘𝑔/𝑐𝑚
2  

 

 Con estas propiedades, comenzamos a realizar el análisis necesario por flexión y 

cortante de los postes de las barandas peatonales para saber si cumplen con todos los 

requisitos de diseño. 
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 Resistencia a la flexión. 

  

Para analizar este tipo de estructuras metálicas rectangulares por flexión nos basamos del 

artículo 6.12.1.2.1 de la AASHTO LRFD, en la cual nos indica que la resistencia de diseño 

a la flexión debe estar basada en la ecuación 6.12.1.2.1-1, mostrada a continuación: 

 

𝑀𝑟 = ∅𝑓𝑀𝑛 

 Donde: 

 

𝑀𝑛 = Resistencia nominal de una sección a la flexión 

 ∅𝑓 = Factor de resistencia para flexión, por lo cual el valor a utilizar es 1 

 

 Ahora debemos pasar a analizar los elementos a flexión cuando se encuentran en 

estado límite de fluencia y en estado límite de pandeo local del ala y pandeo local del alma.   

 

 Fluencia del Acero. 

 

Según el artículo 6.12.2.2.2 de la AASHTO LRFD, para perfiles tubulares estructurales de 

sección rectangular, la fluencia debe tomarse según la ecuación 6.12.2.2.2-2: 

 

𝑀𝑛 = 𝑀𝑝 = 𝐹𝑦𝑍 

 Donde: 

 

𝑀𝑝 = Momento Plástico de la sección 

𝐹𝑦 = Esfuerzo de fluencia del acero  

 𝑍 = Módulo Plástico de la sección respecto al eje de flexión 

 

 Analizamos con la sección rectangular HSS 8x6x5/8 y pasamos a reemplazar: 

 

 𝑀𝑝 = 𝐹𝑦𝑍 = (3515)(1966.448) = 6912063.595 𝑘𝑔. 𝑐𝑚 ≈ 69.121 𝑇.𝑚 
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 Pandeo Local del Ala. 

 

El pandeo local del ala se evaluará siempre y cuando la esbeltez del ala en compresión 𝜆𝑓, 

exceda la relación de esbeltez límite para un ala compacta 𝜆𝑝𝑓 . Caso contrario no se 

evaluará el pandeo local del ala. Entonces lo comprobamos de la siguiente manera y 

basándonos de la ecuación 6.12.2.2.2-5 de la AASHTO LRFD: 

 

𝜆𝑓 =
𝑏

𝑡
=
25.400

1.476
= 17.212

𝜆𝑝𝑓 = 1.12√
𝐸

𝐹𝑦
= 1.12√

2038700

3515
= 26.973

 

}
 
 

 
 

𝜆𝑓 > 𝜆𝑝𝑓  →   𝑁𝑂 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

  

 Por lo tanto como la relación no se cumple, entonces no se evaluará pandeo local 

del ala para la sección HSS 14x10x5/8. 

 

 Pandeo Local del Alma. 

 

El pandeo local del alma se evaluará siempre y cuando la esbeltez del alma 𝐷/𝑡𝑤 exceda 

la relación de esbeltez límite para un alma compacta 𝜆𝑝𝑤. Caso contrario no se evaluará 

el pandeo local del alma. Entonces lo comprobamos de la siguiente manera y basándonos 

de la ecuación 6.12.2.2.2-10 de la AASHTO LRFD: 

 

𝐷

𝑡𝑤
=
35.560

1.476
= 24.096

𝜆𝑝𝑤 = 2.42√
𝐸

𝐹𝑦
= 2.42√

2038700

3515
= 58.281

 

}
 
 

 
 
𝐷

𝑡𝑤
> 𝜆𝑝𝑤  →   𝑁𝑂 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 

  

 Por lo tanto como la relación no se cumple, entonces no se evaluará pandeo local 

del alma para la sección HSS 14x10x5/8. 

 

 Continuamos hallando el valor de la resistencia nominal a la flexión, cuando el valor 

del factor de resistencia para flexión (∅𝑓) es igual a 1, entonces tenemos: 
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𝑀𝑟 = ∅𝑓𝑀𝑛 = (1.0)(69.121) = 69.121 𝑇.𝑚 

 

 Finalmente tenemos que 𝑀𝑈 = 68.883 𝑇.𝑚 < ∅𝑓𝑀𝑛 = 69.121 𝑇.𝑚 , por lo 

que se concluye que la resistencia de diseño por flexión para los postes de las barandas 

combinadas si cumplen con lo establecido por los elementos de sección rectangular HSS 

14x10x5/8. 

 

 Resistencia al cortante. 

  

Para analizar este tipo de estructuras metálicas rectangulares por cortante nos basamos 

del artículo 6.12.1.2.3 de la AASHTO LRFD, en la cual nos indica que la resistencia de 

diseño al cortante debe estar basada en la ecuación 6.12.1.2.3-1, mostrada a continuación: 

 

𝑉𝑟 = ∅𝑣𝑉𝑛 

 Donde: 

 

𝑉𝑛 = Resistencia nominal al cortante  

 ∅𝑣 = Factor de resistencia para cortante, por lo cual el valor a utilizar es 1 

 

 Del artículo 6.10.9.2 de la AASHTO LRFD calculamos el valor de la resistencia 

nominal al cortante (𝑉𝑛) basada en la ecuación 6.10.9.2-1, mostrada a continuación: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 

  

 De la ecuación 6.10.9.2-2 de la AASHTO LRFD hallaremos el valor de 𝑉𝑝: 

 

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 

 Donde: 

 

 𝐶 = Relación entre la resistencia al pandeo local por cortante y la resistencia  

          mínima de la fluencia por cortante 

𝑉𝑐𝑟 = Resistencia al Pandeo por cortante   
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𝑉𝑛 = Resistencia nominal al cortante  

𝑉𝑝 = Fuerza cortante plástica   

 

 Con los las propiedades de la sección rectangular HSS 14x10x5/8 nos basamos 

para poder calcular el valor de “C”, la cual debe cumplir la siguiente relación de la ecuación 

6.10.9.3.2-4 de la AASHTO LRFD para verificar si el valor de “C” es igual a 1. 

 

 𝐷 = 35.560 𝑐𝑚 

𝑡𝑤 = 1.476 𝑐𝑚 

𝐷

𝑡
= 24.096 

𝐾 = Coeficiente de pandeo por cortante = 5  

 

𝐷

𝑡
< 1.12√

𝐸𝐾

𝐹𝑦𝑤
→ 24.096 < 1.12√

(2038700)(5)

3515
 

 

24.096 < 60 →  𝑆𝐼 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 →   𝐶 = 1 

 

Reemplazamos de la ecuación 6.10.9.2-2 para hallar el valor de 𝑉𝑝: 

 

𝑉𝑝 = 0.58𝐹𝑦𝑤𝐷𝑡𝑤 = 0.58(3515)(35.560)(1.476) = 107004.350 𝑘𝑔 

 

 Reemplazamos los datos en la ecuación 6.10.9.2-1 para hallar el valor de 𝑉𝑐𝑟: 

 

𝑉𝑛 = 𝑉𝑐𝑟 = 𝐶𝑉𝑝 = (1)(107.004 𝑇) = 107.004 𝑇 

 

 Continuamos hallando el valor de la resistencia nominal al cortante, cuando el valor 

del factor de resistencia para cortante (∅𝑣) es igual a 1, entonces tenemos: 

 

𝑉𝑟 = ∅𝑣𝑉𝑛 = (1.0)(107.004 T) = 107.004 𝑇 
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 Finalmente tenemos que 𝑉𝑈 = 64.377 𝑇 < ∅𝑣𝑉𝑛 = 107.004 𝑇, por lo que se 

concluye que la resistencia de diseño por cortante para los postes de las barandas 

combinadas si cumplen con lo establecido por los elementos de sección rectangular HSS 

14x10x5/8. 

 

17. COSTOS Y PRESUPUESTO, Y CRONOGRAMA DE TRABAJO 

 

Una vez que se analizaron y diseñaron totalmente las superestructuras de concreto armado 

y de acero estructural, pasaremos a presupuestar ambos diseños de puentes, para lo cual 

nos basaremos en el metrado de los materiales  que lograron cumplir con los parámetros 

de diseño de la AASHTO-LRFD, en la mano de obra del personal capacitado y también en 

el cronograma de trabajo.  

 

 Los costos de un proyecto siempre juegan un papel muy importante antes de dar 

inicio a cualquier tipo de obra, por lo que para esta investigación necesitamos de estos 

para así poder finalizar con la comparación técnico-económica y demostrar 

referencialmente que tipo de puente es el más eficiente. 

 

 A continuación se detallarán los presupuestos de obra, los análisis de costos 

unitarios, el listado de insumos y finalmente los cronogramas de trabajo con sus respectivos 

diagramas de Gantt para las superestructuras de los dos puentes continuos. Estos análisis 

fueron realizados en los Softwares S10 y Ms Project. Se recalca toda la consideración de 

las supuesta ejecución de las obras dará inicio el 01 de Abril debido a que el caudal del río 

es mucho más bajo durante esos periodos permitiendo trabajar cómodamente y con menos 

retrasos por parte de las maquinarias y del personal de trabajo. 

    

17.1. PRESUPUESTO DE OBRA 

 

Para el desarrollo de los presupuestos, usaremos el metrado adecuado por partida que 

debe ser considerada en la construcción de la superestructura de un puente. Para llevar a 

cabo el presupuesto de obra de ambos puentes se utilizará el software S10, ya que este 

es el más adecuado para elaborar el presupuesto de cualquier tipo de obra. A continuación 

se muestran los presupuestos para el Puente de Concreto Armado y de Acero Estructural: 
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17.1.1. Presupuesto del Puente de Concreto Armado. 
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17.1.2. Presupuesto del Puente de Acero Estructural. 
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17.2. ANÁLISIS DE COSTOS UNITARIOS 

 

El costo de los materiales para este análisis se obtuvieron de la Revista de Costos de Enero 

del 2019 mientras que para la mano de obra se utilizó el libro de Costos y Presupuestos en 

edificación de CAPECO de Junio del 2018. A continuación se muestran los costos unitarios: 

 

17.2.1. Costos unitarios del Puente de Concreto Armado. 
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17.2.2. Costos unitarios del Puente de Acero Estructural. 
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17.3. LISTADO DE INSUMOS 

 

El listado de insumos para los dos tipos de puentes se muestran a continuación: 

 

17.3.1. Listado de insumos del Puente de Concreto Armado. 
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1.1.1. Listado de insumos del Puente de Acero Estructural. 
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17.4. CRONOGRAMA DE TRABAJO Y DIAGRAMA DE GANTT 

 

Del software Ms Project se obtienen las siguientes programaciones de trabajo: 

 

17.4.1. Cronograma de trabajo del Puente de Concreto Armado. 
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17.4.2. Diagrama de Gantt del Puente de Concreto Armado. 
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17.4.3. Cronograma de trabajo del Puente de Acero Estructural. 
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17.4.4. Diagrama de Gantt del Puente de Acero Estructural. 



 
 

18. COMPARACIÓN TÉCNICO-ECONÓMICA 

 

Una vez que se tiene todo el análisis de diseño, el presupuesto de obra y los tiempos de 

ejecución de obra por partidas según un cronograma de trabajo referencial para ambos 

tipos de puentes, podemos pasar a realizar las comparaciones técnico económicas que son 

más destacables y que nos ayuden a resolver las dudas planteadas en el problema general 

y en los problemas específicos de esta tesis de investigación. 

 

 Para la comparación técnica necesitaremos los análisis más resaltantes de ambos 

puentes como las cargas muertas del peso propio de toda la estructura en ambos puentes, 

los momentos y cortantes últimos para las vigas internas y externas, los momentos y 

cortantes máximos de carga viva del camión de diseño, los momentos y cortantes por carga 

muerta y carga viva, los factores de distribución de las sobrecargas para momento y 

cortante de las vigas interiores y exteriores. 

 

 Para la comparación económica nos basamos en el presupuesto general de la obra, 

en los Metrados de los materiales, en la contratación de equipos y maquinarias, en los 

subcontratos y en el tiempo de ejecución para los dos puentes. 

 

 El tiempo de ejecución de las obras juegan un rol muy importante ya que mientras 

menor sea el tiempo de trabajo menor será el costo de la mano de obra y el alquiler de los 

equipos y maquinarias también se reducirán. Asimismo cabe resaltar que se debe 

considerar que mientras menor sea el tiempo de la obra, los gastos de los ingenieros 

residentes, ingenieros supervisores y de sus respectivos prevencionistas es mucho menor. 

 

 La fecha de inicio que se considerará para trabajar será a partir del 01 de Abril ya 

que entre los meses de Abril y Setiembre el caudal del río Lurín es más bajo permitiendo el 

fácil acceso de las maquinarias de trabajo y a todo su personal. Por lo que trabajar en otras 

fechas sería perjudicial para el puente de concreto ya que este requiere de más tiempo de 

trabajo que el puente de acero. 

 

 A continuación en la siguiente tabla se muestra un resumen de la comparación 

técnico-económica para los dos diseños propuestos de la superestructura de los puentes 

de concreto armado y de acero estructural: 
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 COMPARACIÓN CONCRETO ARMADO ACERO ESTRUCTURAL 

𝑾𝑷𝑹𝑶𝑷𝑰𝑶 𝑻𝑶𝑻𝑨𝑳 1171016,120 kg 509925,640 kg 

𝑴𝑼 (𝑽. 𝑰. ) 699,020 T.m 481,188 T.m 

𝑽𝑼 (𝑽. 𝑰. ) 146,018 T 122,763 T 

𝑴𝑼 (𝑽. 𝑬. ) 
587,913 T.m 481,188 T.m 

𝑽𝑼 (𝑽. 𝑬. ) 
115,411 T 122,763 T 

𝑴𝑴𝑨𝑿 256,420 T.m 

𝑽𝑴𝑨𝑿 55,949 T 

𝑴𝑫𝑪 284,377 T.m 113,872 T.m 

𝑴𝑳𝑳 168,109 T.m 134,877 T.m 

𝑽𝑫𝑪 53,010 T 22,989 T 

𝑽𝑳𝑳 40,317 T 40,339 T 

𝒎𝒈𝑴
 𝑰  0,6556 0,526 

𝒎𝒈𝑴
 𝑬 0,408 0,492 

𝒎𝒈𝑽
 𝑰 0,7206 0,721 

𝒎𝒈𝑽
𝑬 0,408 0,006 

METRADO DE 
MATERIALES 
PRINCIPALES 

CONCRETO 452,35 m3 CONCRETO 153,6 m3 

ACERO CORRUGADO 38490,80 kg ACERO A-50 94400,32 kg 

BARANDA 46885,32 kg BARANDA 46885,32 kg 

PRESUPUESTO 
TOTAL S/. 1,199,910.13 

 

S/. 1,161,154.44 
 

MANO DE OBRA 
 S/. 201,502.22 

 

S/. 119,044.35 
 

MATERIALES 
 S/. 545,813.04 

 

S/. 667,584.26 
 

EQUIPOS Y 
MAQUINARIAS S/. 97,251.54 

 

S/. 21,665.20 
 

SUBCONTRATOS 
 S/. 38,875.00 

 

S/. 50,875.00 
 

TIEMPO DE 
TRABAJO 167 DÍAS 

 

65 DÍAS 
 

Tabla Nº 18.  Resumen de Comparación técnico-económica de los puentes de Concreto 

Armado y de Acero Estructural. Elaboración propia. 
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19. CONCLUSIONES 

 

Procederemos a realizar las conclusiones en base a las preguntas planteadas en un inicio 

y las cuales dieron origen a la elaboración de esta tesis: 

 

 El sistema estructural que posee las mejores características de diseño así como 

también económicas es el puente vehicular de acero estructural ya que este permite salvar 

luces mayores y eso se demostró con la comparación final que se hizo entre ambos 

puentes, donde a pesar de que se incrementó una viga más en el diseño del puente de 

acero, según la tabla de resumen comparativo se demostró que con sus propiedades y 

dimensiones el puente de acero estructural soporta menores cargas muertas, menores 

momentos y menores fuerzas estructurales tanto cargas vivas como muertas, demostrando 

que su límite de resistencia es mucho más alto y eficiente que el concreto armado. El 

presupuesto final viene en función al tiempo y debido a que la estructura de acero es más 

fácil de aplicar en obra y mucho más rápido de finalizarla por lo que esto disminuye el tiempo 

y por lo tanto el gasto de la mano de obra y alquiler de equipos y maquinarias también 

disminuye. 

 

 El puente que obtendrá las mejores facilidades en su proceso constructivo es el 

puente de acero estructural debido a que se necesitan menos equipos y maquinarias y 

menos tiempo al usarlas, así como también menos tiempos de esperas y menos retrasos 

ya que el montaje de las vigas metálicas es más sencillo y rápido de empalmar entre ellas 

mientras que para las vigas de concreto armado se requiere antes una variedad de partidas 

que se deben seguir antes, durante y después del vaciado del concreto. Todo esto se 

demuestra en el cronograma de trabajo hallado en las partidas detalladas en el presupuesto 

y en el análisis de costos unitarios. 

 

 El puente que se verá más afectado por las condiciones de la zona es el puente de 

concreto armado debido a que los puentes están diseñados para salvar un río, el cual en 

tiempos de caudal alto puede perjudicar y retrasar severamente las partidas de la obra, por 

lo que si se demora más en la ejecución de la obra se corre el riesgo de cruzarse con los 

periodos de caudal alto. Por lo tanto según los cronogramas de trabajo el puente de acero 

estructural tarda en ejecutarse aproximadamente 65 días mientras que el puente de 
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concreto armado tarda aproximadamente 167 días en ejecutarse, por esto el puente de 

concreto armado es el que se ve más afectado al momento de su ejecución. 

 

 Se puede apreciar que el peso propio total de la superestructura de concreto armado 

es aproximadamente el doble que el peso de la superestructura de acero estructural, lo cual 

demuestra que la estructura de acero es más beneficiosa ya que es más resistente y a la 

vez menos pesada. Cabe resaltar que tratándose de un puente de concreto armado 

obligaría a aumentar las dimensiones de la subestructura del puente para así poder tener 

un mejor soporte en las bases, y este aumento de dimensiones en la subestructura 

generaría también un costo económico obligatorio.   

 

 El desarrollo de este trabajo de investigación es un incentivo para que muchos 

estudiantes de nivel nacional y nivel extranjero se propongan a querer utilizar la norma 

AASHTO-LRFD y usando esta tesis como una guía que ayude a comprender de manera 

más sencilla todos los parámetros y especificaciones de sus principales artículos para el 

análisis de puentes vehiculares de cualquier tipo de material y tipo, así como también tiende 

a considerar el trafico existente según las zonas de trabajo y el mismo clima. 
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ANEXO 1 
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ANEXO 2 

 



229 
 

ANEXO 3 
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ANEXO 6 
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ANEXO 7 
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ANEXO 8 
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ANEXO 9 
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ANEXO 10 
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ANEXO 11 
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ANEXO 12 

 

PRESUPUESTO DE TESIS 
 

 

N° Concepto Cantidad 
Costo por 

unidad 
Total 

1 Curso de tesis 1  S/. 5,000.00   S/.      5,000.00  

2 Hojas Bond A4 (1 millar) 1  S/.       20.00   S/.            20.00  

3 Impresión 4  S/.       50.00   S/.           200.00  

4 Tinta de Impresora 6  S/.       30.00   S/.          180.00  

5 Cuaderno para cálculos 1  S/.       18.00   S/.            18.00  

6 Baterías IIIA para calculadora 4  S/.          8.00   S/.            32.00  

7 Útiles de escritorio 1  S/.     100.00   S/.          100.00  

8 Luz 8  S/.       80.00   S/.          640.00  

9 Internet 8  S/.       60.00   S/.          480.00  

10 Anillado 6  S/.       10.00   S/.            60.00  

11 Viáticos 20  S/.       10.00   S/.          200.00  

12 Combustible de vehículo propio 15  S/.       20.00   S/.          300.00  

TOTAL  S/.  7,080.00  
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ANEXO 13 
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