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CAPÍTULO VI 

DISEÑO DE LA SUPERESTRUCTURA DE PUENTES 

SIMPLEMENTE APOYADOS 
 

 

6.1 INTRODUCCIÓN: 

La mayor parte de los puentes que se construyen en nuestro país en autopistas y carreteras 

de primero y segundo orden, son puentes cuyas luces libres son relativamente pequeñas 

por lo que el modelo de su superestructura es simplemente apoyado. Dentro de esta 

concepción existen 2 categorías, para aquellos que satisfacen las normas AASHTO: 

 Tablero de hormigón armado sobre vigas simplemente apoyadas de hormigón 

armado, metálicas, o preesforzadas, y 

 Tablero simplemente apoyado en los estribos extremos. 

A continuación se presenta un estudio detallado de los elementos de la estructura de 

tablero en puentes simplemente apoyados, muchos de cuyos criterios son también 

utilizables en parte del diseño de puentes más complejos. 

 

 

6.2 DISEÑO DE VIGAS LONGITUDINALES SIMPLEMENTE 

APOYADAS: 

Generalmente los puentes de más de 6 m de luz libre, requieren que la estructura de 

rodadura (losa o tablero metálico) se apoye o se integre a vigas longitudinales de 

hormigón armado, de hormigón pos-tensado, o de acero, con excepción de las vigas-losas 

presforzadas, que pueden llegar hasta 12 m de luz. 

    
Fig. 6.1a: Puentes con vigas presforzadas, y con vigas metálicas 

 
Fig. 6.1b: Puentes con vigas-losas (I o tubo rectangular) presforzadas 
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EJEMPLO 6.1: Vigas de Hormigón Armado con Losa de Hormigón Armado 

Diseñar las vigas de hormigón armado, de un puente simplemente apoyado de 18 m de 

luz libre y 10 m de ancho de tablero, en zona no afectada por la salinidad ambiental. El 

pre-dimensionamiento del puente define que está constituido por 4 vigas de hormigón 

armado de 40 cm de base y 160 cm de altura total, fundidas monolíticamente con una losa 

de tablero de 20 cm de espesor. El hormigón tiene una resistencia característica de 280 

Kg/cm2, y el acero de refuerzo tiene un esfuerzo de fluencia de 4200 Kg/cm2. El tren de 

cargas de diseño es el HL-93 definido por el código AASHTO. La distancia entre ejes de 

vigas es de 2.70 m. 

 

 

Se tiene prevista la construcción de 2 aceras de 1.20 m de ancho cada una, liberando un 

ancho de calzada de 7.60 m, para 2 carriles vehiculares de 3.60 m cada uno, más 20 cm 

de protección de cada bordillo de acera, que faciliten el desfogue de aguas lluvia, sin 

afectar la circulación vehicular. 
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Desarrollo: 

La norma AASHTO establece, en la siguiente tabla, la altura mínima para los 

componentes de la superestructura (losas de tablero y vigas de tablero), para prevenir 

deflexiones indeseables tanto estructural como sicológicamente: 

 
Tabla 6.1: Espesores mínimos de losas y vigas de tablero [AASHTO 2010 y 2017 - 2.5.2.6.3-1] 

𝒉𝒎í𝒏 = 𝟎. 𝟎𝟕𝟎 𝑳     (simplemente apoyada) 

ℎ𝑚í𝑛 = 0.070 (18.00 𝑚) = 1.26 𝑚  

𝟏. 𝟔𝟎 𝒎 > 𝟏. 𝟐𝟔 𝒎     O.K. 

De acuerdo a la norma AASHTO, la viga de diseño puede incluir hasta 6 veces el espesor 

de la losa a cada lado del alma, conformándose una viga “T”, es decir hasta 1.20 m a cada 

lado, pero en ningún caso la viga “T” podrá superar el punto central entre alma y alma, ni 

la semi-ala podrá superar la longitud del volado de la losa [AASHTO 4.6.2.6]. Desde 

luego que también podrá diseñarse como una viga rectangular, con lo que se obviarán los 

detalles de armado transversal propios de una viga “T”, pero se requeriría un poco más 

de armado longitudinal. 
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Viga “T” central 

 

 
Viga “T” lateral, menos crítica 

 
Viga Rectangular Alternativa 

El siguiente ejemplo, desarrollado con elementos finitos, refleja que la recomendación de 

ancho colaborante de losa, fijada por AASHTO es una aproximación adecuada, pues en 

lugar de 6 espesores de losa a cada lado de la viga, se logra deformaciones iguales con 

5.5 veces el espesor de la losa a cada lado. 

 
Fig. 6.2: Modelos de elementos finitos para ancho colaborante de losa 

Sin embargo, para integrar la losa a la viga, podrían ser necesarios detalles adicionales de 

vigas “T”, como la colocación de estribos en la losa, lo que constructivamente es una 

complicación, por lo que se optará por un diseño conservador de una viga rectangular, 

que en el control de deformaciones es una viga “T” con ala reducida. 

mailto:mromop@yahoo.com.mx


PUENTES Y VIADUCTOS 

 Marcelo Romo Proaño, M.Sc. 

mromop@yahoo.com.mx 

 155 

A pesar de que la losa no es parte de este diseño, en particular, existen dimensiones 

mínimas para dicha losa, que fija AASHTO. 

 
Fig. 6.3: Espesores mínimos de losas [AASHTO 2010 y 2017 - 9.7.2.4] 

 El núcleo (distancia vertical entre varillas extremas) no debe medir menos  de 4 

pulg o 10 cm(12.5 cm > 10 cm O.K.). 

 La longitud efectiva de la losa (perpendicular a la circulación vehicular) no debe 

ser mayor a 13.5 pies o 4.11 m (2.70 m < 4.11 m O.K.). 

 El mínimo espesor de la losa es de 7.0 pulg o 17.5 cm, excluida la superficie de 

desgaste aplicable (20 cm > 17.5 cm O.K.). 

 El volado, más allá del eje central de la viga externa, debe ser al menos 5 veces el 

espesor de la losa (0.95 m < 5 x 0.20 m, N.O.K.) 

Se debe aumentar el ancho del tablero, 5 cm a cada lado, para cumplir el último 

requisito. 
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Cálculo del Factor de Distribución de Carga Viva: 

Debido a que los trenes de carga actúan en la dirección longitudinal, cada viga 

longitudinal cargará una fracción específica de ese tren de cargas, la misma que se fija en 

[AASHTO 2010 - 4.6.2.2]. Cuando el espaciamiento entre vigas longitudinales es 

suficientemente amplio, la fracción podrá superar la unidad, es decir que más de un tren 

de cargas debe ser soportado por una sola viga. 

Las siguientes estructuras de tablero están incluidas en la metodología; se resaltan las 

vigas rectangulares de hormigón armado fundidas junto con la losa, y las vigas de acero 

tipo I, integradas a las losas mediante conectores de corte, objetos de esta publicación, 

además de las losas con vigas preesforzadas tipo I o tipo bulbo-T, cuyo comportamiento 

global es muy similar, al integrarse con losas de hormigón armado: 

 
Tabla 6.2a: Tipos de tableros incluidos en la metodología [AASHTO 2010  - 4.6.2.2.1-1] 
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Tabla 6.2b: Tipos de tableros incluidos en la metodología [AASHTO 2010  - 4.6.2.2.1-1] 

El formulario de cálculo del factor de distribución de carga viva para momentos flectores 

en vigas interiores, según AASHTO, se detalla a continuación: 

 
Tabla 6.3a: Distribución de cargas vivas para momentos en vigas interiores [AASHTO 

2010 - 4.6.2.2.2b-1] 
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Tabla 6.3b: Distribución de cargas vivas para momentos en vigas interiores [AASHTO 

2010 - 4.6.2.2.2b-1] 

La nomenclatura para el formulario previo es la siguiente: 
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El parámetro de rigidez longitudinal se calcula como sigue: 
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Las constantes del formulario pueden ser calculadas mediante las siguientes expresiones 

simplificadas, con la observación de que los valores de la siguiente tabla corresponden a 

la práctica profesional en Estados Unidos de América, productor histórico de acero, con 

costos de mano de obra altos, situación que en uno o los dos parámetros anteriores, difiere 

de todos los países latinoamericanos: 

 
Tabla 6.4: Constantes para las fórmulas de los artículos [AASHTO 2010 -4.6.2.2.2 y 4.6.2.2.3] 

Al aplicar al caso analizado, se tiene: 

S (espaciamiento entre vigas longitudinales) = 2.70 m = 9 ft 

ts (espesor de losa) = 20 cm = 8” 

L (luz libre de la viga) = 18 m = 59 ft 

Nb (número de vigas) = 4 

Kg (parámetro de rigidez longitudinal): 

b = 40 cm = 15.75” 

h = 140 cm = 55.1” 

A = 15.75” x 55.1” = 875.8 in2  

n (cociente entre E de viga y E de losa) = 1   (losa y vigas son del mismo hormigón) 

eg (distancia entre centros gravedad de viga y de losa) = 80 cm = 31.5” 

I (inercia de la viga) = 40 cm x (140 cm)3 / 12 = 914667 cm4 = 219560 in2 

𝐾𝑔 = 𝑛 (𝐼 + 𝐴 . 𝑒𝑔
2) 

𝐾𝑔 = (1)[219560 𝑖𝑛4 + (875.8 𝑖𝑛2). (31.5 𝑖𝑛)2] 

𝐾𝑔 = 1′088573 𝑖𝑛4 

Todos los parámetros fijados por AASHTO están dentro de los límites establecidos en la 

metodología [AASHTO 4.6.2.2.2b-1]: 

3.5 ft  ≤ S ≤ 16.0 ft    S = 9 ft 

4.5” ≤ ts ≤ 12.0”    ts = 8” 
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20 ft ≤ L ≤ 240 ft    L = 59 ft 

Nb ≥ 4 vigas     Nb = 4 vigas 

10000 in4  ≤ Kg ≤ 7’000000 in4  Kg = 1’088573 in4 

Se utiliza directamente la expresión propuesta en [AASHTO 2010 - 4.6.2.2.2b-1], para el 

caso de “… Tablero compuesto de losa de hormigón armado sobre vigas de acero o de 

hormigón …” 

En el caso estudiado se podría tener teóricamente 1 o 2 carriles cargados, por lo que se 

utilizarán, para fines comparativos, las 2 ecuaciones: 

𝒈 = 𝟎. 𝟎𝟔 +  (
𝑺

𝟏𝟒
)

𝟎.𝟒

 .  (
𝑺

𝑳
)

𝟎.𝟑

 . (
𝑲𝒈

𝟏𝟐. 𝟎 𝑳 .  𝒕𝒛
𝟑

)

𝟎.𝟏

                                         𝐄𝐜. 𝟔. 𝟏 

𝑔 = 0.06 +  (
9

14
)

0.4

 .  (
9

59
)

0.3

 .  (1.116) 

𝒈 = 𝟎. 𝟓𝟗𝟐 

𝒈 = 𝟎. 𝟎𝟕𝟓 + (
𝑺

𝟗. 𝟓
)

𝟎.𝟔

 .  (
𝑺

𝑳
)

𝟎.𝟐

 . (
𝑲𝒈

𝟏𝟐. 𝟎 𝑳 .  𝒕𝒛
𝟑

)

𝟎.𝟏

                                    𝐄𝐜. 𝟔. 𝟐 

𝑔 = 0.075 +  (
9

9.5
)

0.6

 .  (
9

59
)

0.2

 .  (1.116) 

𝒈 = 𝟎. 𝟖𝟏𝟕 

Cada viga central, en su condición crítica, se diseña para resistir el 81.7% de un carril de 

cargas vivas móviles: 

 81.7% del acumulado de camión HS20-44 con impacto + carga viva distribuida 

 81.7% del acumulado de camión tándem con impacto + carga viva distribuida 

 81.7% del 90% del acumulado de 2 camiones HS20-44 con impacto + carga viva 

distribuida 

 81.7% del 90% del acumulado de 2 camiones tándem con impacto + carga viva 

distribuida 

La norma AASHTO 2002 tiene una versión simplificada para el cálculo de la fracción de 

carga de carril que debe ser resistida por una viga longitudinal, con tablero sin 

esviajamiento [AASHTO 2002 – Tabla 3.21.1]: 

g = S / 3.60 m  (vigas rectangulares o T de hormigón armado, hasta S = 3.00 m) 

g = S / 3.30 m  (vigas I de acero y vigas preesforzadas, hasta S = 4.20 m) 

La expresión S/3.30 m es igual a 2.70 / 3.30 e igual a 0.818, prácticamente el mismo valor 

que “g”, y es la expresión (S / 3.30 m) para cálculo rápido en nuestro país. 

Las cargas que actúan sobre vigas exteriores tienen la siguiente disposición normativa de 

AASHTO, en la que se calcula un factor de afectación “e” al parámetro “g” de las vigas 

centrales. 
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Tabla 6.5: Distribución de cargas vivas para momentos en vigas exteropres [AASHTO 

2010 y 2017 - 4.6.2.2.2d-1] 

Se debe tratar de controlar que el factor de afectación no sobrepase de 1 o 1.05, lo que se 

logra reduciendo el volado efectivo “de”, hasta donde actúan los camiones de carga. 

En la siguiente imagen se presentan los anchos de carril en la prueba de carga del puente 

Los Caras, para dimensionar las proporciones de las expresiones anteriores. 
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Fig. 6.4: Dimensiones referenciales en la prueba de carga del Puente Los Caras, con 

camiones estáticos 

Aproximadamente se necesita 3 m de ancho para que un camión nocional (metodológico 

pero no el máximo real) de 33 Tons de peso, no tope a otro en el carril contiguo, sin 

movimiento; se requiere 3.30 m de separación para moverse lentamente, y 3.60 m de 

separación para que los vehículos estén circulando a velocidad normal (50 a 60 Km/h). 

 
Fig. 6.5: Dimensiones referenciales en la prueba de carga del Puente Aguarico, con 

camiones en movimiento 

De las tablas auxiliares (Anexo 1) se pueden obtener las envolventes de momento flector 

y de cortante para una viga de 18 m, generada por la carga viva móvil de un carril 

completo (se debe corregir para el 81.7% de carril, y para impacto), conforme a AASHTO 

LRFD, que se transcribe parcialmente a continuación (cada 3 m, y en zonas de máximo 

momento flector, y máximo cortante). 
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MOMENTOS FLECTORES POR CARGA VIVA DEL CAMION HS 20-44 

x Envolvente Momento Flector del Camión HS20-44 (T-m) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

3,00 74,37 70,98 66,47 60,15 50,67 37,77 

6,00 124,21 113,94 100,24 84,12 59,93 37,77 

8,40 147,20 131,19 109,83 85,42 54,92 12,20 

9,00 151,45 133,24 108,96 84,12 50,67 0,00 

9,60 154,72 134,18 109,83 81,24 44,46  

12,00 157,99 133,24 100,24 60,15 0,00  

15,00 151,45 113,94 66,47 0,00   

18,00 124,21 70,98 0,00    

21,00 74,37 0,00     

24,00 0,00      

 

 
 

CORTANTES POR CARGA VIVA DEL CAMION HS 20-44   

x Envolvente Cortantes del Camión HS20-44 (T) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m L = 6 m 

0,00 28,87 28,33 27,60 26,59 25,06 22,52 15,62 

3,00 24,79 23,66 22,16 20,05 16,89 12,59 7,27 

6,00 20,70 18,99 16,70 13,51 9,44 12,59 15,62 

9,00 16,56 14,32 11,26 13,51 16,89 22,52  

12,00 13,29 14,32 16,70 20,05 25,06   

15,00 16,56 18,99 22,16 26,59    

18,00 20,70 23,66 27,60     

21,00 24,79 28,33      

24,00 28,87       
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MOMENTOS FLECTORES POR CARGA VIVA DISTRIBUIDA HL-93 

x Envolvente Momento Flector Carga Distribuida HL-93 (T-m) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

3,00 29,93 25,65 21,23 17,10 12,83 8,55 

6,00 51,30 42,75 34,09 25,65 17,10 8,55 

9,00 64,13 51,30 38,39 25,65 12,83 0,00 

12,00 68,40 51,30 34,09 17,10 0,00  

15,00 64,13 42,75 21,23 0,00   

18,00 51,30 25,65 0,00    

21,00 29,93 0,00     

24,00 0,00      
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CORTANTES POR CARGA VIVA DISTRIBUIDA HL-93 

x Envolvente Cortantes de la Carga Distribuida HL-93 (T) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00 11,40 9,98 8,55 7,13 5,70 4,28 

3,00 8,73 7,33 5,94 4,56 3,21 1,90 

6,00 6,41 5,09 3,80 2,57 1,43 1,90 

9,00 4,45 3,26 2,14 2,57 3,21 4,28 

12,00 2,85 3,26 3,80 4,56 5,70  

15,00 4,45 5,09 5,94 7,13   

18,00 6,41 7,33 8,55    

21,00 8,73 9,98     

24,00 11,40      

 

 

Por tratarse de una viga simplemente apoyada, la combinación de cargas últimas de 

diseño, gravitacional, es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

La expresión con coeficientes reducidos para DC y DW (U = 0.90 DC + 0.65 DW + 1.75 

[ LL + IM]) no se utiliza pues la viga simplemente apoyada es una estructura isostática, 

y no existe reversibilidad de momentos flectores por ductilidad, ante cargas sísmicas 

horizontales. 

Diseño a Flexión: 

Los momentos flectores y las fuerzas cortantes serán el 81.8% de los reportados en las 

tablas, debido a la magnitud del “g” de distribución de la carga de carril. 

El momento flector crítico se produce muy cerca del centro de la luz (no exactamente en 

el centro de la luz pues las cargas del camión HS20-44 no son simétricas), y se calcula 

como sigue, para el tren de cargas HL-93, tanto por carga viva como por efecto dinámico 

o impacto: 

MLL HS20-44 = 0.817 (109.83 T-m) 

MLL HS20-44 = 89.73 T-m / viga 

0

10

20

0 3 6 9 12 15 18 21 24 27

Envolvente Cortantes Carga Distribuida HL-93

L=24m

L=21m

L=18m

L=15m

L=12m

L=9m
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MIM = 0.33 MLL HS20-44 

MIM = 0.33 (89.73 T-m) 

MIM = 29.61 T-m / viga 

MLL distr = 0.817 (38.39 T-m) 

MLL distr = 31.36 T-m / viga 

Los momentos flectores por carga viva y por impacto (efecto dinámico de las cargas) 

serán 

MLL = 89.73 + 31.36 = 121.09 T-m /viga 

MIM = 29.61 T-m / viga 

La carga permanente anclada, que gravita sobre cada viga de la zona central, está 

constituida por: 

 Peso de la viga (parte de DC), en un ancho de 2.70 m 

Wviga = 0.40 m. x 1.60 m. x 1.00 m. x 2.4 T/m3 = 1.536 T/m 

 Peso de la losa  (segunda parte de DC), en un ancho de 2.70 m, excluido el ancho 

de viga 

Wlosa = (2.70 m – 0,40 m) x 0.20 m x 1 m x 2.4 T/m3 = 1.104 T/m 

WDC = 1.536 T/m + 1.104 T/m 

WDC = 2.64 T/m 

 

MDC = 106.91 T-m 

 Peso del asfalto (DW), en un ancho de 2.70 m 

WDW = 2.70 m x 0.05 m x 1 m x 2.2 T/m3 

WDW = 0.297 T/m 

 

MDW = 12.07 T-m 

El momento último de diseño, en las proximidades del centro de la luz es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

MU = 1.25 (106.91 T-m) + 1.5 (12.07 T-m) + 1.75 (121.09 T-m + 29.61 T-m) 

MU = 415,5 T-m 

MU = 41’550000 Kg-cm 
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Recubrimiento Mínimo de las Barras de Acero: 

La norma AASHTO LRFD 2010 fija los siguientes recubrimientos para la armadura de 

acero. 

 
Tabla 6.6: Recubrimientos Mínimos [AASHTO 2010 - 5.12.3-1 y 2017 - 5.10.1-1] 

Por tratarse del diseño de un puente para zona no afectada por salinidad, el recubrimiento 

mínimo es 2” o 5 cm. En caso de puentes cercanos a la zona costera se utilizaría un 

recubrimiento mínimo de 3” o 7.5 cm. 

Factor de Reducción de la Capacidad Resistente: 

Los valores de AASHTO son similares a los especificados en ACI-318, con una única 

excepción. 

 
Tabla 6.7: Factor de reducción de la capacidad resistente [AASHTO 2010 y 2017 - 5.5.4.2] 

El único valor inusual relevante, de factores de reducción de la capacidad resistente, 

corresponde a corte y torsión de hormigón de peso normal, que AASHTO recomienda 
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tomar como 0.90, y ACI 2014 recomienda 0.75. Para zonas afectadas por sismo, como 

todo Ecuador, es preferible utilizar las recomendaciones de ACI, pues la falla por corte 

es una falla frágil, y el diseño convencional de puentes de hormigón armado en zonas 

sísmicas se basa en su comportamiento dúctil. 

 
Tabla 6.8: Factor de reducción de la capacidad resistente [ACI 2014 - 21.2.1] 

Cálculo de la armadura requerida: 

d = altura – recubrimiento – diám estribo – distancia al centro gravedad de varillas 

d = 160 cm – 5 cm – 1.2 cm – 8 cm = 146 cm 

k = 0.85 f’c.b.d                                                                                             Ec. 6.4 

k = 0.85 (280 Kg/cm2) (40 cm) (146 cm) 

k = 1370880 Kg 

𝐀𝐬 =  
𝐤

𝐅𝐲
 [𝟏 −  √𝟏 −  

𝟐 𝐌𝐮

∅ . 𝐤 . 𝐝
]                                                                           𝐄𝐜. 𝟔. 𝟓 

𝐴𝑠 =  
1370880 𝐾𝑔

4200 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 [1 −  √1 −  

2 (41550000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)

(0.90)(1370880 𝐾𝑔)(146 𝑐𝑚)
] 
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As = 86,63 cm2 

As = 11  32 mm 

Se puede colocar la armadura en 2 capas de 5 varillas de 32 mm. y, por simetría, una 

tercera capa de 2 varillas de 25 mm (un total de 90.22 cm2). 

 

Verificación de acero mínimo de flexión: 

La armadura mínima de flexión tiene dos expresiones, de acuerdo con [ACI 2014 – 9.6.1.2]: 

𝑨𝒔𝒎í𝒏 =
𝟎. 𝟕𝟗√𝒇´𝒄

𝑭𝒚
 . (𝒃𝒘 . 𝒅)                                                                              𝑬𝒄. 𝟔. 𝟔 

𝐴𝑠𝑚í𝑛 =
0.79√280

4200
. (40 𝑐𝑚 . 146 𝑐𝑚)  

𝑨𝒔𝒎í𝒏 = 𝟏𝟖. 𝟑𝟖 𝒄𝒎𝟐  < 𝟗𝟎. 𝟐𝟐 𝒄𝒎𝟐 O.K. 

𝑨𝒔𝒎𝒊𝒏 =  
𝟏𝟒

𝑭𝒚
 . (𝒃𝒘 . 𝒅)                                                                                           𝑬𝒄. 𝟔. 𝟕 

𝐴𝑠𝑚𝑖𝑛 =  
14

4200
 . (40 𝑐𝑚 . 146 𝑐𝑚) 

𝑨𝒔𝒎𝒊𝒏 =  𝟏𝟗. 𝟒𝟕 𝒄𝒎𝟐 < 𝟗𝟎. 𝟐𝟐 𝒄𝒎𝟐 O.K. 

El armado obtenido supera al armado mínimo de los dos requerimientos de la norma, por 

lo que el criterio de armado mínimo se satisface. 

Verificación de armado máximo: 

Conforme a la [NEC-SE-HM 4.2.4], la cuantía de armado máxima es 50% de la cuantía 

balanceada (0.50 b) para zona sísmica, por el componente vertical del sismo (el 

componente horizontal se controla con otros criterios y dispositivos). 
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Txt. 6.1: Armado máximo sismorresistente [NEC-SE-HM 4.2.4] 

003.0

003.0'
85.0 1





Es

FyFy

cf
b        Ec. 6.8 

𝜌𝑏 = (0.85)(0.85) 
280

4200
 ∙  

0.003

4200
2100000 + 0.003

 

𝜌𝑏 = 0.0289 

𝜌𝑚á𝑥 = 0.5 (0.0289) = 0.01445 

As,máx = (0.01445) (40 cm) (146 cm) 

As,máx = 84.39 cm2 < 90.22 cm2              N.O.K. 

El valor de armado real es ligeramente superior a la cuantía máxima en zonas de impacto 

sísmico; sin embargo, esa especificación está basada en la formación de articulaciones 

plásticas en los extremos de las vigas, en el armado para momento reversible, y en niveles 

de ductilidad que permitan reducir la fuerza sísmica con R=8, algo que no ocurre en vigas 

simplemente apoyadas, pues la única rótula plástica que puede formarse está ubicada 

cerca del centro de la luz (es la rótula que conduce directamente al colapso), además de 

no existir posibilidad de reversibilidad de momentos, por lo que su ductilidad es mucho 

menor, y normalmente especificada en el rango R = 2.5 a R = 3.0. 

En tal virtud, se puede utilizar la cuantía máxima del 75% de la cuantía balanceada, fijado 

para elementos que no requieren gran ductilidad a flexión reversible ante sismo. 
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𝜌𝑚á𝑥 = 0.75 (0.0289) = 0.021675 

As,máx = (0.021675) (40 cm) (146 cm) 

As,máx = 126.58 cm2 > 90.22 cm2              O.K. 

Diseño Alternativo como Viga “T”: 

Se toma un ancho de viga b = 140 cm, para cumplir armado mínimo ([14/Fy].b.d) 

k = 0.85 f’c.b.d = 0.85 (280 Kg/cm2) (140 cm) (146 cm) = 4’864720 Kg 

As =  
k

Fy
[1 −  √1 −  

2 Mu

∅. k. d
] =

4′864720

4200
 [1 −  √1 −  

2 (41′550000)

(0.90)(4′864720)(146)
] 

As = = 77.91 𝑐𝑚2 

Se requerirían 10 varillas de 32 mm. 

El valor es ligeramente menor al obtenido como viga rectangular, pero subsiste la necesidad 

del detallamiento de las alas de la viga “T”. El ahorro de 2 varillas longitudinales de 25 mm de 

diámetro no compensa la colocación de estribos transversales cada 14 cm (d) longitudinales, de 

140 cm x 14 cm. 318 cm de varilla de 10 mm (1.96 Kg) pesan más que 28 cm de 25 mm (1.08), 

por lo que se mantienen las 11 varillas de 32 mm de diámetro, sin estribos en el cuerpo de la losa. 

Optimización Mediante Recorte de Varillas: 

Como optimización de la cantidad de armadura para todo el puente, es conveniente 

verificar la reducción de sección de armado, a una distancia de 3.60 m de los apoyos (al 

quinto de la luz), especialmente para tratar de eliminar la tercera capa de varillas de acero 

(aproximadamente donde el momento flector de diseño es 2/3 del momento flector en el 

centro de la luz). 
MOMENTOS FLECTORES POR CARGA VIVA DEL CAMION HS 20-44 

x Envolvente Momento Flector del Camión HS20-44 (T-m) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00   0,00    

3,60   67,47    

9,00   108,96    

14,40   67,47    

18,00   0,00    

       

 
MOMENTOS FLECTORES POR CARGA VIVA DISTRIBUIDA HL-93 

x Envolvente Momento Flector Carga Distribuida HL-93 (T-m) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00   0,00    

3,60   24,49    

9,00   38,39    

14,40   24,49    

18,00   0,00    

 

 

mailto:mromop@yahoo.com.mx


PUENTES Y VIADUCTOS 

 Marcelo Romo Proaño, M.Sc. 

mromop@yahoo.com.mx 

 173 

A una distancia de 3.60 m del apoyo izquierdo se tienen los siguientes momentos flectores 

por carga viva. 

MLL HS20-44 = 0.817 (67.47 T-m) 

MLL HS20-44 = 55.12 T-m / viga 

MIM = 0.33 MLL HS20-44 

MIM = 0.33 (55.12 T-m) 

MIM = 18.19 T-m / viga 

MLL distr = 0.817 (24.49 T-m) 

MLL distr = 20.01 T-m / viga 

Los momentos flectores por carga viva y por impacto (efecto dinámico de las cargas) 

serán 

MLL = 55.12 + 20.01 = 75.13 T-m /viga 

MIM = 18.19 T-m / viga 

El momento flector por carga permanente anclada, a 3.60 m del apoyo izquierdo, es: 

 

MDC = 59.11 T-m 

El momento flector por carga permanente desgastable, a 3.60 m del apoyo izquierdo, es: 

 

MDW = 6.46 T-m 

El momento último de diseño, a 3.60 m del apoyo izquierdo, es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

MU = 1.25 (59.11 T-m) + 1.5 (6.46 T-m) + 1.75 ( 75.13 T-m + 18.19 T-m) 

MU = 246.89 T-m 

MU = 24689000 Kg-cm 

k = 0.85 f’c.b.d 

d = 160 cm – 5.0 cm - 1.2 cm – 4.8 cm = 149 cm 

k = 0.85 (280 Kg/cm2) (40 cm) (149 cm)   (d = 152.5 - 3.2 - 1.6) 

k = 1’418480 Kg 













d.k.

Mu.2
11

Fy

k
As  
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𝐴𝑠 =  
1′418480 𝐾𝑔

4200 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 [1 −  √1 −  

2 (24′689000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)

(0.90)(1´418480 𝐾𝑔)(149 𝑐𝑚)
] 

As = 47.12 cm2 

As = 6  32 mm 

Se pueden colocar las varillas en 1 capa de 5 varillas de 32 mm y, por simetría, una 

segunda capa de 2 varillas de 32 mm. 

 

El recorte de las varillas, para pasar de 10  32 más 2  25 mm, a 7  32 mm debe incluir 

un anclaje de al menos 40 diámetros (128 cm) en la zona donde ya no se requieren esas 

varillas. Ese es el origen de la longitud reducida de 3.60 m que se utilizó en el cálculo, a 

2.40 m, en el siguiente gráfico. 

 

El armado longitudinal superior estará constituido por 4 varillas  14 mm, que cubre el 

50% de la armadura de temperatura, como se observa en la figura anterior, aunque esas 4 

varillas podrían ser reemplazadas por varillas longitudinales superiores de la losa, o 

podrían utilizarse cuatro varillas longitudinales del armado de la losa (generalmente 16 a 

18 mm de diámetro), lo que puede ser un ahorro importante de acero. 

Diseño de Armadura de Piel: 

Cuando las vigas o elementos estructurales, presentan caras laterales de más de 90 cm de 

altura, se requiere un armado mínimo en las caras expuestas desprovistas de acero 

longitudinal, sometidas a tracción (no la zona comprimida), conocido como “Armadura 

de Piel”, cuyo objetivo es coser lateralmente las fisuras de tracción en el hormigón, por 

flexión, para evitar fisuras de espesor excesivo, en caras exteriores, que produzcan 

oxidación manifiesta de las varillas de acero [AASHTO 2010 – 5.7.3.4]. 
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Txy 6.2: Normativa para la Armadura de Piel [AASHTO 2010 – 5.7.3.4] 

Ask = 0,03048 (d – 75)       Ec. 6.9 

d: altura efectiva en cm, por cara 

Ask = 0,03048 (147 – 75) 

Ask: armadura de piel, en cm2, por cada 30 cm de altura, por cara. 

Ask = 2.29 cm2/30 cm 

Ask = 1  16 mm @ 25 cm  (el espaciamiento no debe superar los 30 cm, ni d/6) 

Ask = 1  16 mm @ 24 cm 
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Diseño a Cortante: 

Las fórmulas para determinación de la fracción del tren de cargas que actúa sobre la viga 

central seleccionada, a cortante, se describen a continuación [AASHTO 2010 – Tabla 4.6.2.2.3a-1]. 

 
Tabla 6.9: Distribución de carga viva por cortante, vigas interiores [AASHTO 2010 - 5.5.4.2.1] 

El valor de “g” es: 

𝑔 = 0.2 + 
𝑆

12
− (

𝑆

35
)

2.0
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𝑔 = 0.2 + 
9

12
− (

9

35
)

2.0

= 0.884 

Las fuerzas cortantes serán el 88.4% de las reportadas en las tablas, pues el factor “g” de 

distribución de la carga de carril así lo establece. 

Las máximas fuerzas cortantes por carga viva, impacto y cargas muertas, se producen en 

los apoyos de las vigas, pero a diferencia de las vigas convencionales en edificaciones, 

los cortantes por carga viva en los centros de la luz son relativamente importantes. 

Además, por el efecto de las cargas vivas concentradas, de gran magnitud, el cortante 

crítico no se mide a una distancia “d” del apoyo, sino prácticamente en el apoyo. 

Los siguientes cortantes por carga viva y por carga dinámica, a la altura del apoyo, se 

obtienen a partir de las tablas anteriores, tomadas del anexo I: 

VLL HS20-44 = 0.884 (27.60 T) 

VLL HS20-44 = 24.40 T / viga 

VIM = 0.33 MLL HS20-44 

VIM = 0.33 (24.40 T) 

VIM = 8.05 T / viga 

VLL distr = 0.884 (8.55 T) 

VLL distr = 7.56 T / viga 

Los cortantes máximos por carga viva y por impacto serán: 

VLL = 24.40 + 7.56 = 31.96 T /viga 

VIM = 8.05 T / viga 

El diagrama de cortantes por la carga distribuida permanente (peso de viga más peso de 

losa), equivalentes a una carga de 2,64 T/m, es el siguiente, y el máximo cortante es 23.74 

T, en el apoyo. 

 

VDC = 23.74 T 

El diagrama de cortantes por la carga distribuida desgastable (peso de la carpeta asfáltica 

en un ancho de 2.70 m), equivalentes a una carga de 0.297 T/m, es el siguiente, y el 

máximo cortante es 2.68 T. 

 

VDW = 2.68 T 

El cortante último máximo, a la altura de los apoyos, es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 
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VU = 1.25 (23.74 T) + 1.5 (2.68 T) + 1.75 (31.96 T + 7.56 T) 

VU = 102.86 T 

VU = 102860 Kg 

El armado para cortante, escogido para estribos consta de 2 estribos, como en las figuras 

siguientes, con un total de 4 ramales resistentes al cortante. 

      

El esfuerzo de corte generado sobre la viga es: 

𝒗𝒖 =
𝑽𝒖

∅. 𝒃𝒘. 𝒅
                                                                                                              𝐄𝐜. 𝟔. 𝟏𝟎 

𝑣𝑢 =
102860 𝐾𝑔

(0.75). (40 𝑐𝑚). (147 𝑐𝑚)
 

𝒗𝒖 = 𝟐𝟑. 𝟑𝟐 𝑲𝒈/𝒄𝒎𝟐 

El hormigón está en capacidad de resistir el siguiente esfuerzo cortante: 

𝒗𝒄 = 𝟎. 𝟓𝟑 √𝒇′𝒄        Ec. 6.11 

𝒗𝒄 = 𝟖. 𝟖𝟕 𝑲𝒈/𝒄𝒎𝟐 

El área resistente a las fuerzas cortantes es la suma de las áreas de los 4 ramales verticales 

de estribo (de 12 mm de diámetro). 

Av = 4 x 1.13 cm2 

Av = 4.52 cm2 

El espaciamiento del par de estribos, requerido en los apoyos, es: 

𝒔 =
𝑨𝒗. 𝑭𝒚

(𝒗𝒖 − 𝒗𝒄). 𝒃𝒘
                                                                                                    𝐄𝐜 𝟔. 𝟏𝟐 

𝑠 =
(4.52 𝑐𝑚2). (4200

𝐾𝑔
𝑐𝑚2)

(23.32
𝐾𝑔
𝑐𝑚2 −  8.87 

𝐾𝑔
𝑐𝑚2) . (40 𝑐𝑚)

 

s = 32.8 cm 
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En la zona de apoyo se colocaran, inicialmente, 2 estribos de 12 mm de diámetro cada 

32 cm (los 2 estribos rectangulares que aparecen en las figuras). En los 2 cuartos centrales 

de la luz, se colocarán los mismos 2 estribos, cada 70 cm (d/2). 

 

 

Armado Transversal Mínimo: 

Debe proporcionarse un armado transversal mínimo de cortante en toda la viga de acuerdo 

a la siguiente expresión [ACI 2005 11.4.6.3]: 

Fy

sb
c'f196.0A w

mín,v


        Ec. 6.13 

Donde: 

f’c: Resistencia del hormigón en Kg/cm2 

Fy: Esfuerzo de fluencia del acero en Kg/cm2 

bw: Ancho de la viga rectangular o ancho del alma de las vigas T, L o I 

s: Espaciamiento de los estribos en cm 

Pero el refuerzo transversal en ningún caso podrá ser menor que [ACI 2005 11.4.6.3]: 

Fy

sb5.3
A w

mín,v


         Ec. 6.14 

Para esfuerzos de fluencia de 4200 Kg/cm2, la primera ecuación controla el armado 

transversal mínimo de los hormigones de más de 320 Kg/cm2, mientras que la segunda 

ecuación define el armado transversal mínimo de los hormigones de menos de 320 

Kg/cm2. 

𝐴𝑣,𝑚𝑖𝑛 = 0.196 √280 

𝐴𝑣,𝑚𝑖𝑛 = 1.00 𝑐𝑚2 
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𝐴𝑣,𝑚𝑖𝑛 =
3.5 (40). (32)

4200
 

𝐴𝑣,𝑚𝑖𝑛 = 1.07 𝑐𝑚2 

Se cumple con las dos condiciones de armadura de corte mínima (Av = 4.52 cm2), de 

modo que la armadura de corte requiere dos estribos de 12 mm de diámetro cada 32 cm. 

Deflexiones y Contraflecha: 

El cálculo de deflexiones en hormigón debe ser realizado considerando la fisuración 

correspondiente por flexión (50% de la inercia teórica de la sección), y el módulo de 

elasticidad real de los materiales (en la Costa y la Amazonía, con agregado grueso 

triturado de río, 15000√𝑓′𝑐; en la sierra, con agregado triturado de mina, entre 

12400√𝑓′𝑐   y 13500√𝑓′𝑐 ). 

La deflexión por carga permanente deberá reflejar las deformaciones a largo plazo de los 

materiales (hormigón armado construido con hormigón de f’c=280 Kg/cm2, deflexión 

permanente a largo plazo aproximadamente 2 veces la deflexión instantánea permanente). 

La contraflecha deberá ser, como mínimo, equivalente a las deformaciones a corto más 

largo plazo por cargas permanentes, e inclusive algo más, por manejo de factores 

psicológicos de los usuarios del puente, y por la incertidumbre del valor exacto del 

módulo de elasticidad del hormigón y del valor estimado del flujo plástico. 

La ecuación de la contraflecha, en vigas simplemente apoyadas, generalmente se toma 

como una parábola de segundo grado. 

En el ejemplo anterior, para la determinación de la elástica de deformación instantánea 

de la viga de hormigón armado, se redujo su inercia por el factor 0.35 fijado en ACI-2005 

10.11.1 (pudo ser 0.50, como lo establece la NEC 2015). 

 
Txt. 6.2: Reducción de inercia por fisuración en el hormigón [ACI 05 – 10.11.1] 
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Se tomó en consideración el peso propio de la viga, el peso de la losa de tablero, y el peso 

de 5 cm de una capa de asfalto. 

 

La deflexión instantánea obtenida es de 2.34 cm (1.64 cm si se hubiera reducido la inercia 

de los elementos flexionados, con un factor de 0.50, conforme recomienda la NEC). 

Para un hormigón con resistencia a la rotura de 280 Kg/cm2, la deflexión adicional, a 

largo plazo es casi 2 veces el valor de la deflexión instantánea, de acuerdo a la siguiente 

tabla y expresiones del ACI 318-14 [ACI 318-2014 24.2.4]. 

 
Tabla 6.10: Deflexiones a largo plazo en el hormigón armado [ACI 14 – 24.2.4] 

En el presente caso, la cuantía de armado a compresión es 0.0009, que es la mitad de la 

armadura de temperatura para toda la sección. 

 =
2.0

1 + 50 (0.0009)
= 1.914 

La deflexión adicional, diferida es: 

 = (1.914) (2.34 cm) = 4.48 cm 

La deflexión total es: 

tot = 2.34 + 4.48 = 6.82 cm 

Se recomienda, por aspectos sicológicos de los usuarios del puente, una contraflecha 

central de 8 cm (algo mayor a los 6.82 cm teóricos), con geometría parabólica, a lo largo 

de la viga. 
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EJEMPLO 6.2: Diseño de Vigas de Hormigón Armado para el Camión HS-

MOP 

En el ejemplo 6.1, diseñar las vigas para la circulación del camión HS-MOP, utilizando 

el resto de parámetros de la norma AAHTO LRFD 2010, tomando al camión HS-MOP 

como un camión real y no conceptual. 

 
Corte 

 
Planta 

 
Camión de carga HS-MOP 
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Desarrollo: 

Sólo se analizarán los aspectos que diferencian al diseño para el camión HS-MOP, de 45 

Tons. de peso, comparado con el tren de cargas HL-93. 

Cálculo del Factor de Distribución de Carga Viva: 

El factor de distribución de carga ya se calculó en el ejemplo anterior, y fue de 0.817 

(81.7 % del tren de cargas, que en este caso es el camión HS-MOP). 

De las tablas auxiliares (Anexo 1) se pueden obtener las envolventes de momento flector 

y de cortante para una viga de 18 m, generada por la carga viva móvil de un carril 

completo del camión HS-MOP (se debe corregir para el 81.7% de carril, y para impacto, 

por el factor de carga viva). No se requiere momentos flectores de carga distribuida, pues 

al ser un camión real, en una longitud de hasta 20.50 m, físicamente no se puede colocar 

la carga distribuida en los 18 m de longitud de la viga. 

MOMENTOS FLECTORES POR CARGA VIVA DEL CAMION HS-MOP 

x Envolvente Momento Flector del Camión HS-MOP (T-m) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m 

0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

3,00 102,38 97,71 91,51 82,81 69,75 52,00 

6,00 170,99 156,86 138,00 115,80 82,50 52,00 

8,40 202,64 180,60 151,20 117,59 75,61 16,80 

9,00 208,49 183,43 150,00 115,80 69,75 0,00 

9,60 213,00 184,72 151,20 111,84 61,21  

12,00 217,50 183,43 138,00 82,81 0,00  

15,00 208,49 156,86 91,51 0,00   

18,00 170,99 97,71 0,00    

21,00 102,38 0,00     

24,00 0,00      
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CORTANTES POR CARGA VIVA DEL CAMION HS-MOP 

x Envolvente Cortantes del Camión HS-MOP (T) 

m L = 24 m L = 21 m L = 18 m L = 15 m L = 12 m L = 9 m L = 6 m 

0,00 39,74 39,00 38,00 36,61 34,50 31,00 21,50 

3,00 34,13 32,57 30,51 27,60 23,25 17,33 10,01 

6,00 28,50 26,14 22,99 18,60 13,00 17,33 21,50 

9,00 22,80 19,71 15,50 18,60 23,25 31,00  

12,00 18,30 19,71 22,99 27,60 34,50   

15,00 22,80 26,14 30,51 36,61    

18,00 28,50 32,57 38,00     

21,00 34,13 39,00      

24,00 39,74       

 

 

La combinación de cargas últimas de diseño, gravitacional, es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

Diseño a Flexión: 

Los momentos flectores y las fuerzas cortantes serán el 81.8% de los reportados en las 

tablas, debido a la magnitud del factor “g” de distribución de la carga de carril. 

El momento flector crítico se produce muy cerca del centro de la luz, y se calcula como 

sigue, para el camión HS-MOP, tanto por carga viva como por efecto dinámico o impacto: 

MLL HS-MOP = 0.817 (151.20 T-m) 

MLL HS20-44 = 135.67 T-m / viga 

MIM = 0.33 MLL HS20-44 

MIM = 0.33 (135.67 T-m) 

MIM = 44.77 T-m / viga 

Los momentos flectores por carga viva y por impacto (efecto dinámico de las cargas) 

serán 

MLL = 135.67 T-m /viga 
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MIM = 44.77 T-m / viga 

Los momentos flectores por carga permanente anclada y por carga permanente 

desgastable se calcularon en el ejemplo anterior: 

MDC = 106.91 T-m 

MDW = 12.07 T-m 

El momento último de diseño, en las proximidades del centro de la luz es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

MU = 1.25 (106.91 T-m) + 1.5 (12.07 T-m) + 1.75 (135.67 T-m + 44.77 T-m) 

MU = 467.51 T-m 

MU = 46’751000 Kg-cm 

Cálculo de la armadura requerida: 

d = 144 cm 

k = 0.85 f’c.b.d 

k = 0.85 (280 Kg/cm2) (40 cm) (146 cm) 

k = 1’389920 Kg 













d.k.

Mu.2
11

Fy

k
As  

𝐴𝑠 =  
1′389920 𝐾𝑔

4200 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 [1 −  √1 −  

2 (46′751000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)

(0.90)(1′389920 𝐾𝑔)(146 𝑐𝑚)
] 

As = 99,74 cm2 

As = 13  32 mm 

Se puede colocar la armadura en 2 capas de 5 varillas de 32 mm. y, una tercera capa de 2 

varillas de 32 mm, con 2 varillas de 25 mm (un total de 106.30 cm2), por simetría de 

distribución del acero longitudinal, y de los estribos. 
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Verificación de armado mínimo: 

El armado obtenido supera al armado mínimo, conforme al desarrollo del ejemplo 

anterior. 

Verificación de armado máximo: 

La verificación de que la cuantía de armado no supere el 50% de la cuantía balanceada 

(NEC 2015) no se satisface. 

As,máx = 84.39 cm2 < 106.30 cm2              N.O.K. 

En vigas simplemente apoyadas de puente se puede utilizar la cuantía máxima del 75% 

de la cuantía balanceada, fijado para elementos que no requieren gran ductilidad a flexión 

reversible ante sismo. 

As,máx = 126.58 cm2 > 106.30 cm2              O.K. 

La cantidad de acero que se necesita en el centro de la luz, con el camión HS-MOP, es 

superior a la cantidad de acero requerida con el tren de cargas HL-93. 

Diseño de Armadura de Piel: 

La armadura de piel es la misma que se obtuvo en el ejemplo anterior 

 

 

Diseño a Cortante: 

Igual que en el caso de flexión, las fuerzas cortantes serán el 88.4% de las reportadas en 

las tablas, por el factor “g” de distribución de la carga de carril. 

VLL HS-MOP = 0.884 (38.00 T) 

VLL HS-MOP = 33.59 T / viga 

VIM = 0.33 MLL HS20-44 
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VIM = 0.33 (33.59 T) 

VIM = 11.09 T / viga 

Los cortantes máximos por carga viva y por impacto serán: 

VLL = 33.59 T /viga 

VIM = 11.09 T / viga 

NOTA: No se ha incluido en la carga viva el efecto de una carga distribuida, pues si el 

camión HS-MOP es un camión real, conforme a la documentación del MTOP mide 

normalmente 20.50 m de longitud, no hay espacio físico real en el puente de sólo 18 m, 

para acomodar vehículos livianos dentro del puente. 

VDC = 23.74 T 

VDW = 2.68 T 

El cortante último máximo, a la altura de los apoyos, es: 

U = 1.25 DC + 1.50 DW + 1.75 ( LL + IM) 

VU = 1.25 (23.74 T) + 1.5 (2.68 T) + 1.75 (33.59 T + 11.09 T) 

VU = 111.89 T 

VU = 111890 Kg 

El armado para cortante, escogido para estribos consta de 2 estribos, como en la figura, 

con un total de 4 ramales resistentes al cortante. 

    

El esfuerzo de corte generado sobre la viga es: 

𝒗𝒖 =
𝑽𝒖

∅. 𝒃𝒘. 𝒅
 

𝑣𝑢 =
111890 𝐾𝑔

(0.75). (40 𝑐𝑚). (148 𝑐𝑚)
 

𝒗𝒖 = 𝟐𝟓. 𝟐𝟎 𝑲𝒈/𝒄𝒎𝟐 

Av = 4 x 1.13 cm2 = 4.52 cm2 

El espaciamiento del par de estribos, requerido en los apoyos, es: 
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𝒔 =
𝑨𝒗. 𝑭𝒚

(𝒗𝒖 − 𝒗𝒄). 𝒃𝒘
 

𝑠 =
(4.52 𝑐𝑚2). (4200

𝐾𝑔
𝑐𝑚2)

(25.20
𝐾𝑔
𝑐𝑚2 −  8.87 

𝐾𝑔
𝑐𝑚2) . (40 𝑐𝑚)

 

s = 29.1 cm 

En la zona de apoyo se colocaran, inicialmente, 2 estribos de 12 mm de diámetro cada 29 

cm (los 2 estribos rectangulares que aparecen en las figuras). En los 2 cuartos centrales 

de la luz, se colocarán los mismos 2 estribos, cada 70 cm (d/2). 

 

 

Armado Transversal Mínimo: 

El armado transversal propuesto cumple con los requerimientos AASHTO de armado 

mínimo, conforme al ejemplo anterior. 

 

EJEMPLO 6.3: Vigas de Acero con Losa de Hormigón Armado 

Diseñar las vigas I de acero A588 de un puente simplemente apoyado de 39 m de luz libre 

y 10.60 m de ancho de tablero. 

El predimensionamiento del puente define que está constituido por 4 vigas I de acero 

A588. Las vigas tienen una altura total de 1.80 m, con alas de 35 cm, y se requerirá un 

refuerzo a flexión mediante una platina soldada al ala inferior. El espesor base de las alas 

se estimó en 3 cm, y el del alma, en 1.4 cm. El tren de cargas de diseño es el HL-93 

definido por el código AASHTO. La distancia entre ejes de vigas es de 2.90 m. 

La altura mínima de la viga metálica tipo I se fija en las Tablas 6.1 y 6.11. 
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Tabla 6.11: Alturas mínimas de vigas I de acero y mixtas [AASHTO 2010 – 2.5.2.6.3-1] 

El espesor de la losa de hormigón armado se definió en 20 cm (el espesor más común 

para los puentes simplemente apoyados más frecuentes), con un hormigón cuya 

resistencia se especificó en f’c = 280 Kg/cm2. 

𝐡𝐦í𝐧 = 𝟎. 𝟎𝟑𝟑 𝐋 

hmín = 0.033 (39.00 m) = 1.287 m  

𝟏. 𝟖𝟎 𝐦 > 𝟏. 𝟐𝟖𝟕 𝐦     O.K. 

La altura mínima de la viga mixta también se establece en las Tablas 6.1 y 6.11 

𝐡𝐦í𝐧 = 𝟎. 𝟎𝟒𝟎 𝐋 

hmín = 0.040 (39.00 m) = 1.56 m  

𝟐. 𝟎𝟎 𝐦 > 𝟏. 𝟓𝟔 𝐦     O.K. 

Además se debe cumplir con las siguientes condiciones de las alas de la viga I, para que 

la viga funcione como tal. 

 

 
Txt. 6.3: Proporciones de las alas [AASHTO 10 -6.10.2.2] 
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Las 4 condiciones se cumplen, conforme al siguiente detalle: 

bf

2tf
=

35 cm

2(3 cm)
= 5.83 < 12                                         O. K. compacidad de ala 

bf = 35 cm   ;   
D

6
=  

180 cm

6
= 30 cm 

35 𝑐𝑚 >  30 𝑐𝑚     O.K. proporción ala / altura 

tf = 3 cm   ;    1.1 tw = 1.1 (1.4 cm) = 1.54 cm 

3 𝑐𝑚 >  1.54 𝑐𝑚     O.K. dominio de ala rígida 

Iyc =  
(3)(35)3

12
= 10719 cm4 

Iyt =  
(3)(35)3

12
= 10719 cm4 

Iyc

Iyt
= 1.0 

0.1 <  
Iyc

Iyt
< 10                                                                O. K. viga I y no viga T 

Etapas de Funcionamiento de la Estructura: 

La estructura debe ser analizada en cada una de las etapas de construcción y operación, 

pues por el principio de superposición de efectos, dentro de los rangos elástico (viga I de 

acero) y casi elástico (hormigón armado en la viga mixta), cada etapa podrá tener efecto 

dentro de esa etapa y sobre las etapas siguientes. Al final deberá verificarse la estructura 

para su capacidad última, antes del colapso. 

 Primera Etapa: Lanzamiento y montaje de las vigas metálicas 

 Segunda Etapa: Fundición de la losa de tablero, sobre vigas metálicas 

 Tercera Etapa: Operación del Puente, con Viga Mixta 

En general, se diseña para esfuerzos admisibles, y se verifica para capacidad última, 

con lo que se logra control sobre los esfuerzos en el acero, y sobre las deformaciones  

por condiciones de serviciabilidad. Para estructuras mixtas acero-hormigón, en 

puentes, no es suficiente el diseño por capacidad última. 

a. DISEÑO POR ESFUERZOS ADMISIBLES: 
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              Viga metálica cerca de apoyos       Viga en zona central, con refuerzo estimado 

 

tf2 =
0,35 ∗ 0,03 + 0,30 ∗ 0,02

35
 

 tf2 = 0,0471 m   (espesor equivalente, uniforme, para el ala inferior) 

 

 PRIMERA ETAPA: LANZAMIENTO DE VIGAS 

Las vigas son movilizadas con grúas hasta su ubicación definitiva en la estructura 

de tablero. 

La sección transversal de la viga es de 513.59 cm2 (obtenida en la hoja electrónica 

de apoyo), lo que genera un peso por metro de cada viga de 0.4032 T/m. 
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El momento flector por peso propio de la viga es 76.6 T-m, que añadido un 10% 

por efecto de celosías de arriostramiento entre vigas vecinas (7.7 T-m), representa 

84.3 T-m. 

Momento flector máximo = 84.3 T-m (peso propio de viga, simplemente 

Apoyada, y arriostramientos) 

I = 2696921 cm4 = 0.02696 m4  (ver hoja electrónica) 

 

 

𝛔 =  
𝐌 . 𝐜

𝐈
                                                                                                      𝑬𝒄. 𝟔. 𝟏𝟓 

σ1 =
(84.3 T − m). (0.811 m)

0.02696 m4
= 2535 T/m2                       (tracción) 

σ2 =
(84.3 T − m). (1.006 m)

0.02696 m4
= 3145 T/m2                       (compresión) 

 < máx 

254 Kg/cm2 < 2310 Kg/cm2  O.K. 

315 Kg/cm2 < 2310 Kg/cm2  O.K. 

Para diseños por serviciabilidad, el máximo esfuerzo por flexión en el acero, 
fijado por AISC-ASD, para vigas I simétricas, compactas y arriostradas en su 
ala de compresión, con soldadura continua entre el alma y las alas es el 66% 
del esfuerzo de fluencia (Fb = 0.66 x 3500 = 2310 Kg/cm2), siempre que la 
longitud entre arriostramientos transversales no supere .los valores de las 
siguientes expresiones: 

Lc = 76
bf

√Fy
= 148 in = 375cm 

Lc =  
20000

(d/Af). Fy
= 91 in = 231 cm  

En el caso de vigas metálicas integradas a una losa de hormigón armado, 
mediante conectores de corte, esas distancias entre arriostramientos se 
cumplen automáticamente por las distancias pequeñas entre conectores de 
corte, y por la inmensa rigidez de las losas en la dirección del pandeo 
horizontal del ala comprimida de la viga. 
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Txt. 6.4: Esfuerzos de Flexión Admisibles según ACI 

Es muy importante mencionar que, si bien los esfuerzos en la viga son 
relativamente bajos, durante su lanzamiento y montaje, se debe cuidar la 
posibilidad de que el ala superior sufra pandeo lateral, para lo que se unen 
transversalmente, al menos 2 vigas, mediante estereocelosías estilo cruz de 
San Andrés. 

 
Fig. 6.12: Montaje de vigas metálicas de puente 

El peso de estas celosías representa normalmente menos de un 10% 
adicional del peso propio de las vigas, que ya fue tomado en consideración en 
este ejercicio. 

La norma AASHTO-ASD 1998, por su parte, es algo más severa en cuanto a 
los esfuerzos admisibles máximos, pues toma en consideración el efecto de la 
frecuencia con que la estructura alcanza porcentajes muy altos de la carga 
viva máxima, por lo que recomienda el 55% del esfuerzo de fluencia del acero 
como esfuerzo admisible (5/6 de AISC). 
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Tabla 6.12: Esfuerzos Admisibles conforme a [AASHTO 2010 – 11.16] 

 

 SEGUNDA ETAPA: FUNDICIÓN DE LOSA DE TABLERO 

Las vigas están ubicadas en su sitio definitivo, adecuadamente arriostradas 
en la dirección transversal; se ha colocado el encofrado para la losa, se ha 
colocado la armadura especificada para la losa, y se procede a su fundición 
del hormigón. Debido a que el hormigón no tiene ninguna resistencia, sólo las 
vigas metálicas deben resistir las cargas en esta etapa. 

Cargas Permanentes                                                           Momento  

 Peso de la viga y arriostramientos    84.3 𝑇 − 𝑚 

 Peso del encofrado (50 Kg/m2)    27.6 T-m 

 

 Peso de la losa de 20 cm con hormigón fresco  264.3 T-m 

 

 Sobrecarga de fundición (50 kg/m2)    27.6 T-m 

 

∑=403.8 T-m 
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σ1 =
(403.8 T − m). (0.811 m)

0.02696 m4
= 12146 T/m2                       (tracción) 

σ2 =
(403.8 T − m). (1.006 m)

0.02696 m4
= 15068 T/m2                       (compresión) 

 < máx 

1215 Kg/cm2 < 2310 Kg/cm2  O.K. 

1507 Kg/cm2 < 2310 Kg/cm2  O.K. 

Nota: aparentemente existe suficiente reserva de capacidad admisible para 
las otras cargas que aparecen durante la etapa de servicio, pero deberá 
verificarse en etapa de servicio, y de capacidad última. 
 

 TERCERA ETAPA (SERVICIO) 

La losa de hormigón ya ha ganado la resistencia requerida, y debido a la 
presencia de conectores de corte, se ha integrado a las vigas de acero, de 
modo que el sistema resistente de las cargas está constituido por vigas mixtas 
(acero y hormigón). 

El problema fundamental es que al momento de conformarse las vigas 
mixtas, todas las cargas anteriores ya han deformado a la viga de acero y, 
aunque algunas de ellas se retiraron rápidamente, hay otras que 
permanecieron todo el tiempo; por consiguiente ya se han introducido los 
esfuerzos determinados con anterioridad, para el peso de la viga metálica, del 
sistema de arriostramiento de vigas, y de la losa con hormigón seco, y 
solamente las nuevas cargas (asfalto y cargas vivas) serán resistidas por las 
vigas mixtas. 
 

Cargas Permanentes sobre viga metálica                           Momento  

 Peso de la viga más arriostramiento    84.3 𝑇 − 𝑚 

 Peso de la losa seca                     264.3 𝑇 − 𝑚 

            ∑ = 𝟑𝟒𝟖. 𝟔 𝑻 − 𝒎 

σ1 =
(348.6 T − m). (0.811 m)

0.02696 m4
= 1049 Kg/cm2               (tracción) 

σ2 =
(348.6 T − m). (1.006 m)

0.02696 m4
= 1301 Kg/cm2               (compresión) 

 

Cargas Permanentes sobre viga mixta                           Momento  

 Peso del asfalto                    60.6 𝑇 − 𝑚 
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Cargas Vivas sobre viga mixta      Momento  

Estos valores fueron tomados del Anexo I, para una luz del puente L=39.00m, y un carril 

total de carga. 

 Camión HS20-44     280.9 𝑇 − 𝑚 

 

 Carga distribuida     180.58 𝑇 − 𝑚 

 

 Efecto dinámico (impacto)    0.33 x 280.9 = 92.7 T-m 

Los valores de cargas vivas e impacto deben ser afectados por un factor “g”, el cual 

representa la fracción de carga que actúa sobre cada viga calculada de la siguiente manera, 

conforme a [AASHTO 2010 - 4.6.2.2.2b-1]. 

Al aplicar el formulario al caso analizado, de vigas metálicas, se tiene: 
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S (espaciamiento entre vigas longitudinales) = 2.90 m = 9.51 ft, 

ts (espesor de losa) = 20 cm = 8” 

L (luz libre de la viga) = 39 m = 127.9 ft 

Nb (número de vigas) = 4 

Kg (parámetro de rigidez longitudinal): 

 

 

A = 513.59 cm2 = 79.61 in2  

n (cociente entre E de viga y E de losa) = 2’100000 / 250998 

n = 8.37 

eg (distancia entre C.G. de viga y de losa) = (181.714 cm – 81.101 cm) + 10 cm 

eg = 110.613 cm = 43.55” 

I = inercia de la viga metálica 

I = 2696920.65 cm4 = 64793.8 in4 
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Kg = n (I + A . eg
2) 

Kg = (8.37)[64793.8 in4 + (79.61 in2). (43.55 in)2] 

Kg = 1′806098 in4 

Todos los parámetros están dentro de los límites establecidos en la metodología [AASHTO 

4.6.2.2.2b-1]: 

3.5 ft  ≤ S ≤ 16.0 ft    S = 9.51 ft 

4.5” ≤ ts ≤ 12.0”    ts = 8” 

20 ft ≤ L ≤ 240 ft    L = 118.1 ft 

Nb ≥ 4 vigas     Nb = 4 vigas 

10000 in4  ≤ Kg ≤ 7’000000 in4  Kg = 1’806098 in4 

Se utiliza directamente la expresión propuesta en [AASHTO 2010 - 4.6.2.2.2b-1], para el 

caso de “… Tablero compuesto de losa de hormigón armado sobre vigas de acero o de 

hormigón …”, para el caso de 2 carriles cargados. 

𝐠 = 𝟎. 𝟎𝟕𝟓 +  (
𝐒

𝟗. 𝟓
)

𝟎.𝟔

 .  (
𝐒

𝐋
)

𝟎.𝟐

 . (
𝐊𝐠

𝟏𝟐. 𝟎 𝐋 .  𝐭𝐳
𝟑

)

𝟎.𝟏

 

g = 0.075 +  (
9.51

9.5
)

0.6

 .  (
9.51

118.1
)

0.2

 . ( 
1806098

12.0 (118.1). (8)3
)

0.1

 

𝒈 = 𝟎. 𝟕𝟑𝟕 
 

Cargas Viva                                                                            Momento  

 Camión HS20-44    280.9 ∗ 0,737 = 207.0 𝑇 − 𝑚 

 Carga distribuida    180.6 ∗ 0,737 = 133.1 𝑇 − 𝑚 

 Impacto     92.7 ∗ 0,737 = 68.3 𝑇 − 𝑚 

El diseño por esfuerzos admisibles, y verificación de la capacidad última, nos 

proporcionará mucha información para serviciabilidad, comparado con un diseño directo 

a capacidad última. 

El momento flector adicional, que será resistido por la viga mixta proviene del peso del 

asfalto, la carga viva de camión, la carga viva distribuida y el impacto. 

Madic =  60.6 T − m + 207.0 T − m + 133.1 T − m + 68.3 T − m = 469 T − m 

σ1,adic =
(469 T − m). (1.006 m)

0.04329 m4
= 1189 Kg/cm2               (tracción) 

σ2,adic =
(469 T − m). (0.920 m)

0.04329 m4
= 997 Kg/cm2               (compresión) 

Los esfuerzos acumulados son: 

σ1,total = 1049 + 1189 = 2238 Kg/cm2        (tracción)          OK 

σ2,total =  1301 + 997 Kg/cm2 = 2298 Kg/cm2  (compresión)   OK 
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Los esfuerzos acumulados están por debajo de los esfuerzos máximos admisibles, 

recomendados por AISC-ASD. 

Sin embargo, si se tomará como referencia a la norma AASHTO-ASD, sería 

necesaria una sección más robusta, que podría obtenerse aumentando la altura de 

la viga metálica, de 180 cm a 200 cm, o incrementando el ancho de las alas, de 35 cm 

a 45 cm. 

 

b. DISEÑO A FLEXIÓN POR CARGAS ÚLTIMAS: 

𝒃 = 𝟎, 𝟑𝟓 + 𝟐(𝒆𝒔𝒑𝒆𝒔𝒐𝒓 𝒅𝒆 𝒍𝒐𝒔𝒂) = 0,35 + 2 ∗ 0,20 = 0,75 𝑚 

La geometría de la losa cooperante crítica es el mayor ancho colaborante. Se recomienda, 

una longitud de alas laterales de 1 vez el espesor de la losa a cada lado, cuando no se ha 

armado la zona de hormigón con estribos, y el ancho con estribos cuando si existe armado 

transversal de confinamiento, hasta máximo 6 espesores de losa a cada lado. 

En el presente caso se ha utilizado un ancho cooperante de losa de una vez el espesor de 

la losa, a cada lado. 

𝐔 = 𝟏, 𝟐𝟓 𝐃𝐂 + 𝟏, 𝟓𝟎 𝐃𝐖 + 𝟏, 𝟕𝟓(𝐋𝐋 + 𝐈𝐌) 

Mu = 1,25 (84.3 + 264.3) + 1,50(60.6) + 1,75(207.0 + 133.1 + 0,33(207.0)) 

Mu = 1241.4 Tm 

Como punto de partida (una primera aproximación) se supone que el hormigón y el ala 

superior de la viga I están trabajando a compresión, mientras el alma y el ala inferior de 

la viga metálica trabajan a tracción, que es equivalente a que el Eje Neutro se ubique en 

la unión del ala superior con el alma. 

 

𝐂𝐂 = 𝟎, 𝟖𝟓𝐟′𝐜 ∗ 𝐛 ∗ (𝟎. 𝟖𝟓 ∗ 𝐡) = 0,85 ∗ 280 ∗ 75 ∗ 17 = 303450 kg 
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𝐂𝐒𝟏 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟏 ∗ 𝐡𝟏 = 3500 ∗ 35 ∗ 3 = 367500 kg 

𝐓𝐒𝟏 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟐 ∗ 𝐡𝟐 = 3500 ∗ 1,4 ∗ 174 = 852600 kg 

𝐓𝐒𝟐 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟑 ∗ 𝐡𝟑 = 3500 ∗ 35 ∗ 4,714 = 577465 kg 

Para el caso de flexión pura, la fuerza de compresión debería ser igual a la fuerza de 

tracción. 

𝐂 = 𝐓 

303450 +  367500 =  852600 +  577465 

670950 ≠  1430065 

La igualdad no se cumple (Tracción mucho Mayor que Compresión), pues el eje neutro 

no fue ubicado con propiedad, sino que se basó en una estimación inicial. 

Se recalcula la ubicación del eje neutro, con los datos previamente calculados, 

determinando la fuerza desequilibrante (Tracción – Compresión), y dividiéndola para 2. 

Este valor que se debe añadir a la compresión y restar a la tracción, para igualarlas, en 

magnitud: 

1430065 kg − 670950kg

2
=

759115kg 

2
= 379558 Kg 

La ubicación del eje neutro, por debajo del ala superior de la viga metálica se calcula 

como sigue: 

∆y =
379558 Kg

Fy ∗ tw
=

379558 Kg 

(3500 Kg/cm2) ∗ (1.4 cm)
= 77.46 cm 

La nueva posición del eje neutro está 77.46 cm por debajo del punto de unión del ala 

superior con el alma. 

Se procede a recalcular las fuerzas de compresión y las fuerzas de tracción: 

 

mailto:mromop@yahoo.com.mx


PUENTES Y VIADUCTOS 

 Marcelo Romo Proaño, M.Sc. 

mromop@yahoo.com.mx 

 201 

𝐂𝐂 = 𝟎, 𝟖𝟓𝐟′𝐜 ∗ 𝐛 ∗ (𝟎. 𝟖𝟓 𝐡) = 0,85 ∗ 280 ∗ 75 ∗ 17 = 303450 kg 

𝐂𝐒𝟏 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟏 ∗ 𝐡𝟏 = 3500 ∗ 35 ∗ 3 = 367500 kg 

𝐂𝐒𝟐 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟐 ∗ 𝐡𝟐 = 3500 ∗ 1,4 ∗ 77.46 = 379554 kg 

𝐓𝐒𝟏 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟐 ∗ 𝐡𝟑 = 3500 ∗ 1,4 ∗ 96.54 = 473046 kg 

𝐓𝐒𝟐 = 𝐅𝐲 ∗ 𝐛𝟑 ∗ 𝐡𝟒 = 3500 ∗ 35 ∗ 4.71 = 577500 kg 

Se procede a verificar si, con la corrección anterior, se logra el equilibrio de fuerzas 

horizontales, para tener flexión pura. 

𝑪 = 𝑻 

303450 +  367500 + 379554 =  473046 + 577500 

𝟏𝟎𝟓𝟎𝟓𝟎𝟒 =  𝟏𝟎𝟓𝟎𝟓𝟒𝟔    𝐎𝐊 

Como las fuerzas de tracción y compresión son prácticamente iguales, se procede a 

determinar el momento nominal de las fuerzas calculadas, respecto al eje neutro. 

Mn = 379554 ∗
77.46

2
+ 367500 ∗ (1.5 + 77.46) + 303450 ∗ (11.5 + 3 + 77.46) 

+473046 ∗
96.54

2
+ 577500 ∗ (

4,71

2
+ 96.54) 

Mn = 14′700126 + 29′017800 + 27′905262 + 22′833930 + 57′111863 

𝐌𝐧 = 𝟏𝟓𝟏𝟓𝟔𝟖𝟗𝟖𝟏 𝐊𝐠 𝐜𝐦 = 𝟏𝟓𝟏𝟓. 𝟕 𝐓 − 𝐦 

      

Debe cumplirse que: 
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𝑴𝒖 < Ø𝑴𝒏 

1202,03 T − m < 0,90(1515.7 T − m) 

𝟏𝟐𝟎𝟐, 𝟎𝟑 𝐓 − 𝐦 < 𝟏𝟑𝟔𝟐, 𝟏𝟑 𝐓 − 𝐦  O.K. 

En teoría se podría disminuir la sección de la viga, pues en condiciones últimas se 

tendría un exceso de capacidad, pero para control de serviciabilidad, normalmente se 

emplea este cálculo como verificación de capacidad. 

 

DISEÑO A CORTANTE ASD (Allowable Stress Design) Y LRFD (Load and 

Resistance Factor Design) 

Los máximos cortantes se producen en los apoyos, y su magnitud es igual a la 

reacción de apoyo. 

CARGA PERMANENTE 

 Reacción por peso de la viga 

𝑅 =
Á𝑟𝑒𝑎 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎 ∗ 𝐿𝑢𝑧 ∗ 7.85 𝑇/𝑚3

2
 

𝑅 =
[0.0514 𝑚2] ∗ (39 𝑚) ∗ (7.85 𝑇/𝑚3)

2
= 𝟕, 𝟖𝟕 𝑻 

 Reacción por peso de los arriostramientos de viga 

R = 0.10 * (7.87 T) = 0.79 T 

 Reacción por peso de la losa 

𝑅 =
ℎ𝑙𝑜𝑠𝑎 ∗ 𝑒𝑠𝑝𝑎𝑐𝑖𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜 ∗ 𝐿𝑢𝑧 ∗ 2.4 𝑇/𝑚3

2
 

𝑉 =
(0.20 𝑚 ∗ 2.90 𝑚 ∗ 39 𝑚) ∗ (2.4 𝑇/𝑚3)

2
= 𝟐𝟕. 𝟏𝟒 𝑻 

 Reacción por la carpeta asfáltica 

V = 6.22 T   

CARGA VIVA 

 Cortante por peso del camión 

Estos valores fueron tomados del Anexo 1:  
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V = 30.34 T 

Este valor será afectado por “g”, de distribución de la carga viva, con lo que se 

tiene: 

V = 30.34 T ∗ 0.737 = 22.36 T 

 Cortante por carga distribuida 

Estos valores también fueron tomados del Anexo 1. 

 

V = 18.53 T 

Este valor será afectado por “g”, con lo que se tiene: 

V = 18.53 T ∗ 0.737 = 13.66 T 

 Cortante por impacto 

Es el 33% del efecto del camión HS20-44. 
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V = 0.33 (22.36 T) = 7.38 𝑇 
 

La carga crítica se produce durante la operación del puente, es decir, con la 

presencia de la máxima carga viva: 

 

Diseño ASD: 

𝐕𝐮 = 𝐕𝐃𝐂 + 𝐕𝐃𝐖 + 𝐕𝐋𝐋 +  𝐕𝐈𝐌 

Vtotal = (7.87 + 0.79 + 27.14) + 6.22  + (22.36 + 18.53) + 7.38 = 85.44 T  

La norma AISC-ASD establece que el esfuerzo admisible a cortante del acero es el 

40% del esfuerzo de fluencia. 

 
Txt. 6.5: Esfuerzos admisibles a cortante [AISC] 

As,admisible = 0.40 Fy = 0.40(3500 Kg/cm2) = 1400 Kg/cm2 

𝑣 =  
𝑉

𝑏. 𝑑
 

𝑣 =  
85440 𝐾𝑔

(1.4 𝑐𝑚). (180 𝑐𝑚)
= 𝟑𝟑𝟗 𝑲𝒈/𝒄𝒎𝟐 

𝟑𝟑𝟗 𝐤𝐠 𝐜𝐦𝟐⁄ < 𝟏𝟒𝟎𝟎 𝐤𝐠 𝐜𝐦𝟐                                                                      𝐎𝐊⁄  

AASHTO-ASD fija el esfuerzo admisible de cortante en el 33% del esfuerzo de 

fluencia (5/6 de AISC). 
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Txt. 6.6: Esfuerzos admisibles a cortante [AASHTO 2002] 

Normalmente las vigas metálicas tipo I no tienen problema de resistencia al 

cortante, pero no se debe reducir excesivamente su espesor pues el verdadero 

problema de las almas de estas vigas es el pandeo. 

 

Diseño alternativo a Cortante LRFD: 

𝑽𝒖 = 𝟏, 𝟐𝟓 𝑽𝑫𝑪 + 𝟏, 𝟓𝟎 𝑽𝑫𝑾 + 𝟏, 𝟕𝟓(𝑽𝑳𝑳 + 𝑽𝑰𝑴) 

𝑉𝑢 = 1,25 ∗ (7.87 + 0.79 + 27.14) + 1,50 ∗ (6.22) + 1,75
∗ [(22.36 + 18.53) + 7.38] 

𝑉𝑢 = 138.55 𝑇 

𝒗𝒖 =
𝑽𝒖

Ø ∗ 𝒃 ∗ 𝒅
=  

138550 𝐾𝑔

(0.75) ∗ (1.4 𝑐𝑚) ∗ (180 𝑐𝑚)
= 733 𝑘𝑔 𝑐𝑚2⁄     

𝒗𝒖 < 𝑭𝒚 

𝟕𝟑𝟑 𝒌𝒈 𝒄𝒎𝟐⁄ < 𝟑𝟓𝟎𝟎 𝒌𝒈 𝒄𝒎𝟐  𝑶𝑲⁄  

 

NOTA: Si bien la norma AASHTO-LRFD permite almas esbeltas, hasta una relación 

altura/espesor de 200, en nuestro medio no es recomendable superar 133, ni tener 

espesores de menos de 10 mm. 

 

DISEÑO DE RIGIDIZADORES DEL ALMA 

I. Rigidizadores de apoyo  

    
 

𝑏 ≈ 12 𝑐𝑚 
El espesor mínimo requerido para los rigidizadores está dado por la siguiente 

expresión: 
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𝒕𝒎í𝒏 =
𝒃

𝟎, 𝟒𝟖√
𝑬

𝑭𝒚

=
12

0,48√ 2 100 000
3 500

= 1,02 𝑐𝑚 

𝐸𝑛𝑡𝑜𝑛𝑐𝑒𝑠 𝒕𝒂𝒔𝒖𝒎𝒊𝒅𝒐 = 𝟏, 𝟐 𝒄𝒎 <  𝒆𝒂𝒍𝒎𝒂                           𝑶𝑲 

 
 

Á𝒓𝒆𝒂𝒄𝒐𝒍𝒖𝒎𝒏𝒆𝒕𝒂 = 𝟐(Á𝒓𝒆𝒂 𝒓𝒊𝒈𝒊𝒅𝒊𝒛𝒂𝒅𝒐𝒓𝒆𝒔) + 𝑨 𝒂𝒍𝒎𝒂 𝒄𝒐𝒍𝒖𝒎𝒏𝒆𝒕𝒂 

Á𝑟𝑒𝑎𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑒𝑡𝑎 = 2(12 ∗ 1,2) + (5 + 12,6 + 1,2) ∗ 1,4 

Á𝑟𝑒𝑎𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑒𝑡𝑎 = 55,12 𝑐𝑚2 

𝑰𝒙𝒙 = 𝑰𝒂𝒍𝒎𝒂 𝒄𝒐𝒍𝒖𝒎𝒏𝒆𝒕𝒂 + 𝟐[𝑰𝒓𝒊𝒈𝒊𝒅𝒊𝒛𝒂𝒅𝒐𝒓𝒆𝒔 + 𝑨𝒅𝟐] 

𝐼𝑥𝑥 =
18,8 ∗ 1,43

12
+ 2 [

1,2 ∗ 123

12
+ 1,2 ∗ 12 ∗ (

1,4

2
+

12

2
)

2

] 

𝐼𝑥𝑥 = 4,30𝑐𝑚4 + 2[819,22]𝑐𝑚4 

𝐼𝑥𝑥 = 1642,73𝑐𝑚4 
 

 

Área Proyectada de soldadura 

 
 

𝐴𝑝𝑠 = 2(12 − 1.2) ∗ 1,2 

𝐴𝑝𝑠 = 25.92𝑐𝑚2 

 

Resistencia nominal 

(𝑹𝒔𝒃)𝒏 = 𝟏. 𝟒 ∗ 𝑨𝒑𝒔 ∗ 𝑭𝒚 

(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 1.4 ∗ 25.92 ∗ 3500 
(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 127008 𝑘𝑔 
(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 127.00 𝑇 
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ACCION EXTERIOR  

𝑉𝑢 = 𝑅𝑢 = 138.55 𝑇 
 

𝑹𝒖 < Ø (𝑹𝒔𝒃)𝒏 

138.55 𝑇 < 0.90 ∗ 127.00 

135.97 𝑇 < 114.31 𝑇        𝑁𝑂 𝐶𝑈𝑀𝑃𝐿𝐸 
Esto quiere decir que no existe la sección suficiente por lo que se decide 

colocar dos ejes de rigidización. Entonces tenemos que:  

 
 

Área Proyectada de soldadura 

 

𝐴𝑝𝑠 = 2(2(12 − 1.2) ∗ 1,2) 
 

𝐴𝑝𝑠 = 51.84𝑐𝑚2 

Resistencia nominal 

(𝑹𝒔𝒃)𝒏 = 𝟏. 𝟒 ∗ 𝑨𝒑𝒔 ∗ 𝑭𝒚 

(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 1.4 ∗ 51.84 ∗ 3500 
(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 253873.9 𝑘𝑔 
(𝑅𝑠𝑏)𝑛 = 253.87 𝑇 

 

ACCION EXTERIOR  

𝑉𝑢 = 𝑅𝑢 = 138.55 𝑇 
 

𝑹𝒖 < Ø (𝑹𝒔𝒃)𝒏 

130.55 𝑇 < 0.90 ∗ 253.87 

138.55 𝑇 < 228.48 𝑇     𝑂𝐾 

 

II. Rigidizadores Intermedios 
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Cortante crítico de pandeo 

𝑽𝒏 = 𝑽𝒄𝒓 = 𝑪 ∗ 𝑽𝒑 

𝒌 = 𝟓 +
𝟓

(
𝒅𝒐

𝑫 )
𝟐 

Donde:  

do:     espaciamiento entre rigidizadores         

D:    altura del alma de la viga  

𝐃 = 180 − 3 − 3 = 174 cm 

𝒅𝒐 < 𝟐𝑫 

𝑷𝒐𝒓 𝒍𝒐 𝒒𝒖𝒆 𝒂𝒔𝒖𝒎𝒊𝒎𝒐𝒔 𝒖𝒏 𝒅𝒐 = 𝟏𝟕𝟒 𝒄𝒎 

𝐤 = 𝟓 +
𝟓

(
𝟏𝟕𝟒
𝟏𝟕𝟒)

𝟐 = 𝟏𝟎 

Esbeltez crítica 

𝐞𝐜 = 𝟏. 𝟒√
𝐄 ∗ 𝐤

𝐅𝐲
 

ec = 1.4√
2 100 000 ∗ 10

3500
= 108.44 

Esbeltez geométrica 

𝒆𝒈 =
𝑫

𝒕𝒘
=

174

1,4
= 124 

𝒆𝒄 > 𝒆𝒈 

𝟏𝟐𝟒 > 𝟏𝟎𝟖𝟎    𝑵𝑶 𝑪𝑼𝑴𝑷𝑳𝑬 

Tiene problemas de pandeo. Por lo que nos imponemos un nuevo “do”, menor 

que el anterior. 

El valor apropiado de “do” se lo obtiene por aproximaciones sucesivas, pues 

las relaciones no son lineales ni lineales inversas. 

do = 135 cm 

k = 5 +
5

(
135
174)

2 = 13.31 

Esbeltez crítica 

𝒆𝒄 = 𝟏. 𝟒√
𝑬 ∗ 𝒌

𝑭𝒚
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ec = 1.4√
2 100 000 ∗ 13.31

3500
= 125 

Esbeltez geométrica 

𝐞𝐠 =
𝐃

𝐭𝐰
=

174

1,4
= 124 

ec > eg 

𝟏𝟐𝟓 > 𝟏𝟐𝟒                                    𝑶𝑲 

 

DISEÑO DEL APOYO DE NEOPRENO 

 

  𝛔 =
𝐏

𝐀
       →     𝐀 =

𝐏

𝛔
 

 
Txt. 6.7a: Normativa referencial para diseño de apoyos elastoméricos [AASHTO 10-3.2.1] 

La norma AASHTO-2010 establece, en su método B, un máximo esfuerzo admisible de 

compresión de 110 Kg/cm2 para apoyos cuadrados de neopreno reforzado con placas de 

acero intermedias, de al menos 1.6 mm de espesor [FHWA Steel Bridge Design 

Handbook – Bearing Design 3.2.1], cuando los apoyos elastoméricos tienen 

deformaciones de corte. 

Ese valor se reduce mediante un factor de forma, para secciones rectangulares, pues el 

área efectiva de contacto disminuye en ese caso. 
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Txt. 6.7b: Factor de Forma para diseño de apoyos elastoméricos [AASHTO 10-3.2.1] 

𝐴 =
(7.87 +  0.79 +  27.14 +  6.22 + 22.36 +  18.53 +  7.38) ∗ 1000

80 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 

𝐴 =
85440 𝐾𝑔

80 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 

𝐴 = 1068 𝑐𝑚2 

Por lo que se escoge un neopreno con Dureza Shore A6, con las siguientes 

dimensiones: 40 cm x 30 cm x 4 cm 

Los 30 cm del neopreno se ubicarán a lo ancho de la viga (de 35 cm de ancho), y los 40 

cm del neopreno, a lo largo, para que toda el área del neopreno trabajen a su total 

capacidad, y no exista un efecto de trabajo insuficiente en los bordes del neopreno. En 

caso de requerirse (las dimensiones del neopreno son iguales o superiores al ancho de las 

alas de viga), las alas pueden ensancharse en la zona de apoyo, cuidando que los 

rigidizadores también crezcan, para rigidizar adecuadamente a las alas. 

 

DISEÑO DE LOS CONECTORES DE CORTE: 

Inicialmente se los diseña en rango elástico, para cargas de servicio, para las máximas 

variaciones de momento flector entre puntos consecutivos (máxima pendiente del 

diagrama de momentos en el punto analizado, que se produce con la máxima ordenada 

del diagrama de cortes en ese punto). El corte que actúa sobre los conectores se origina 

en la variación longitudinal de los esfuerzos, como producto del cambio de momentos 

flectores. 

Se verifica la capacidad de los conectores a cargas últimas 

El sobreancho de losa, para estar en el lado de la seguridad, se puede considerar como 6 

espesores de la losa, a cada lado del alma, o hasta el eje central entre ejes de viga 
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contiguos, el menor de los dos, que es el máximo que permite la norma, y es el que 

produce las mayores fuerzas cortantes horizontales en el plano de unión entre la viga de 

acero y la losa de hormigón armado. 

 

𝑦𝑔 = 145.9 𝑐𝑚 

𝐼𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 4811824 𝑐𝑚4 

𝑛 = 8.37 

Por el principio de Navier-Bernoulli (las secciones planas antes de la deformación, 

permanecen planas después de la deformación), se tienen los siguientes diagramas de 

deformaciones unitarias, y de esfuerzos  referenciales: 
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Entre dos puntos separados un diferencial o, más fácilmente, entre dos puntos separados 

1 m, se puede calcular la diferencia de fuerzas de compresión o de tracción, en el plano 

de unión de la viga de acero, con la losa de hormigón, y los conectores de corte deberán 

tener área suficiente para resistir esa diferencia, como diferencial de área en el primer 

caso, o como área en el segundo caso. 

Es importante mencionar que el diseño no se realiza para los momentos flectores 

más altos que actúan en una sección, sino para los momentos flectores  asociados a 

los máximos cortantes en cada sección, que definen las mayores variaciones de 

momentos flectores. 

La manera más expedita de calcular esa máxima diferencia de fuerzas horizontales, en 

cada punto es mediante la pendiente del diagrama de momentos flectores (ordenada del 

diagrama de cortantes), multiplicado por el diferencial de longitud en el primer caso, o la 

longitud de 1 m, en el segundo caso (la pendiente del diagrama de momentos flectores es 

igual a la ordenada del diagrama de cortante), que se expresa como: 

∆𝑀 =  𝑀2  −  𝑀1 

∆𝑀 = 𝑉1 . ∆𝑥 ≈  𝑉2 . ∆𝑥  

Esta expresión es muy importante pues, a pesar de que las fuerzas horizontales son 

generadas por los momentos flectores, la magnitud de los desequilibrios es función de la 

magnitud de los esfuerzos cortantes. 

A continuación, se presenta un diagrama de cuerpo libre, para ilustrar el procedimiento: 

 

Los esfuerzos en la cara izquierda del cuerpo libre analizado se obtienen con la siguiente 

expresión, correspondiente a la viga mixta transformada en viga de material homogéneo: 

𝜎𝑗 =  
𝑀1. 𝑦

𝐼
 

Mientras que los esfuerzos en la cara derecha del cuerpo libre se obtienen con la siguiente 

expresión: 

𝜎′𝑗 =  
𝑀2. 𝑦

𝐼
 

Por estar dentro del rango de comportamiento elástico, debido a que la longitud del cuerpo 

libre analizado es pequeña (una aproximación a un diferencial), la posición del Eje Neutro 

es igual en las dos caras, por lo que la única variación entre las dos ecuaciones es el valor 

del Momento Flector en cada cara (M1 y M2 en cada caso). 

Los diagramas de fuerzas y esfuerzos en las dos caras serían los siguientes: 
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El desequilibrio entre las fuerzas de compresión izquierda y derecha (C’c – Cc) debe ser 

resistido por los conectores de corte, soldados al ala superior de la viga metálica, y 

embebidas hasta media altura en la losa de hormigón. 
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Diseño en el rango elástico: 

El peso propio de la viga, y el peso de la losa, ya deformaron y esforzaron a la viga 

metálica durante el proceso constructivo, hasta alcanzar su equilibrio con dichas cargas. 

La viga mixta entra a funcionar para absorber el peso del asfalto (aceras en las vigas 

externas), el peso del camión, la carga distribuida y el impacto dinámico de la carga viva, 

y son estas cargas las que se utilizan en un diseño específicamente en rango elástico. 

En vista de que el cortante crítico se produce a la altura de los apoyos, se rescatan esos 

cortantes, de los diferentes modelos y tablas. 

𝑉𝑎𝑠𝑓𝑎𝑙𝑡𝑜 = 6.21 𝑇 

 

𝑉𝑚á𝑥,𝑐𝑎𝑚𝑖ó𝑛 = 0.737 (30.3 𝑇) = 22.33 𝑇 

 

𝑉𝑖𝑚𝑝𝑎𝑐𝑡𝑜 = 0.33 (22.33 𝑇) = 7.37 𝑇 
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𝑉𝑚á𝑥,𝑞 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑟𝑖𝑏𝑢𝑖𝑑𝑎 = 0.737 (18.5 𝑇) = 13.63 𝑇 

 

El cortante isostático que afecta a la conexión entre la viga de acero y la losa de hormigón, 

a través de los conectores de corte, es: 

𝑉𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙,𝑖𝑠𝑜𝑠𝑡á𝑡𝑖𝑐𝑜 = 6.21 𝑇 + 22.33 𝑇 + 7.37 𝑇 + 13.63 𝑇  

𝑉𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙,𝑖𝑠𝑜𝑠𝑡á𝑡𝑖𝑐𝑜 = 49.54 𝑇  

El incremento de momento flector (momento desequilibrante), en un metro de longitud, 

desde el apoyo, se calcula con la siguiente expresión. 

𝑉 =  
∆𝑀

∆𝑥
   

∆𝑀 = 𝑉 . ∆𝑥  

∆𝑀 = (49.54 𝑇) . (1 𝑚)  

∆𝑴 = 𝟒𝟗. 𝟓𝟒 𝑻 − 𝒎  

∆𝑀 = 4954000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚  

Los esfuerzos desequilibrantes en la sección homogenizada (transformado el hormigón a 

acero) se calculan con la siguiente expresión: 

∆𝜎𝑠  =  
(∆𝑀) . 𝑦

𝐼
 

Los esfuerzos desequilibrantes en el hormigón son “n” veces más pequeños que los 

esfuerzos en el acero equivalente homogenizado: 

∆𝜎𝑐  =  
∆𝜎𝑠

𝑛
 

 

Los esfuerzos desequilibrantes, en el acero equivalente al hormigón de la losa, son: 
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∆𝜎𝑠1  =  
(4954000 𝐾𝑔 − 𝑐) . (54.1 𝑐𝑚)

4811824 𝑐𝑚4
= 55.70 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

∆𝜎𝑠3  =  
(4954000 𝐾𝑔 − 𝑐) . (34.1 𝑐𝑚)

4811824 𝑐𝑚4
= 35.11 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

Los esfuerzos reales, en el hormigón, son “n” veces más pequeños: 

∆𝜎𝑐1  =  
55.70 𝐾𝑔/𝑐𝑚2

8.37
= 6.65 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

∆𝜎𝑐3  =  
35.11 𝐾𝑔/𝑐𝑚2

8.37
= 4.19 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

La fuerza desequilibrante de compresión, en la losa, es el esfuerzo promedio multiplicado 

por el área: 

∆𝐶𝑐 =  (
6.65 𝐾𝑔/𝑐𝑚2  + 4.19 𝐾𝑔/𝑐𝑚2 

2
) . (240 𝑐𝑚 𝑥 20 𝑐𝑚) 

∆𝐶𝑐 =  26016 𝐾𝑔 

La fuerza desequilibrante de compresión debe ser resistida, en su totalidad por los 

Conectores de Corte, trabajando a cortante, por lo que el área requerida de cortante es: 

𝐴𝑣 =  
∆𝐶𝑐

𝑣𝑎𝑑𝑚
 

En lugar de los conectores de corte tipo “stup” (soldados al ala superior de la viga 

metálica), que aparecen en las figuras anteriores, se escogen canales “U” de grado 36 

(soldados al ala superior de la viga metálica), laminados en caliente (no perfiles doblados, 

pues son sumamente frágiles e ineficientes para soldadura de alta capacidad), de una 

altura equivalente a la mitad del espesor de la losa (10 cm). El acero A36 tiene un esfuerzo 

de fluencia de 36.000 lb/pulg2, o 2530 Kg/cm2. 
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La longitud de los canales es de 15 cm (aproximadamente la mitad del ancho del ala 

superior), que caben perfectamente en los 35 cm de ancho del ala de la viga. 

El área de corte de los conectores, requerida por cada metro de longitud de la viga es: 

𝐴𝑣 =  
∆𝐶𝑐

𝑣𝑎𝑑𝑚
 

𝐴𝑣 =  
26016 𝐾𝑔

0.40 𝐹𝑦
=  

26016 𝐾𝑔

0.40 (2530 𝐾𝑔/𝑐𝑚2)
 

𝐴𝑣 =  25.71 𝑐𝑚2 

El número de conectores de corte seleccionados por metro de viga, tipo UPN100 (o 

similar a UPN de 100 mm de altura), es: 

# 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =  
25.71 𝑐𝑚2

(15 𝑐𝑚)𝑥 (0.6 𝑐𝑚)
 

# 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =  2.857 

Lo que significa que se necesita un conector de corte tipo UPN100 (100 mm de altura 

y 6 mm de espesor del alma), grado A36, de 15 cm de longitud, cada 35 cm (100 / 

2.857 = 35.0). 

 

NOTA: Los esfuerzos de compresión por flexión, que se producen sobre el hormigón de 

la losa, cuando la viga trabaja exclusivamente dentro del rango elástico (6.65 y 4.19 

Kg/cm3) son bastante bajos comparados con la capacidad resistente del hormigón (280 

Kg/cm2), lo que da lugar a una sección requerida de conectores de corte igualmente baja. 
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Sin embargo la norma AASHTO requiere una verificación de capacidad para cuando 

los materiales incursionan profundamente en rango inelástico. 

Verificación de capacidad última: 

Cuando el acero ingresa en rango inelástico, y el hormigón también lo hace, se pierde la 

linealidad entre esfuerzos y deformaciones, y todos los esfuerzos que se obtuvieron en las 

fases iniciales de construcción, que afectaban solamente a la viga metálica, se 

redistribuyen inelásticamente hacia el hormigón y hacia el propio acero, provocando que 

esas cargas iniciales sean absorbidas, casi en su totalidad, por la viga compuesta, y sólo 

una mínima parte las absorbe la viga metálica sola. 

La carga que provoca la mayor variación de momentos flectores en la viga compuesta 

proviene del peso propio de la viga metálica, el peso de los arriostramientos de viga, el 

peso de la losa, el peso del asfalto, el efecto del peso del camión, el efecto del peso de la 

carga distribuida y el efecto del impacto dinámico de la carga de camión. 

𝑉𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎 = 7.87 𝑇 

𝑉𝑎𝑟𝑟𝑖𝑜𝑠𝑡𝑟𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑣𝑖𝑔𝑎 = 0.79 𝑇 

𝑉𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑙𝑜𝑠𝑎 = 27.14 𝑇 

𝑉𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑎𝑠𝑓𝑎𝑙𝑡𝑜 = 6.22 𝑇 

𝑉𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑐𝑎𝑚𝑖ó𝑛 = 0.737 (30.34 𝑇) = 22.36  𝑇 

𝑉𝑖𝑚𝑝𝑎𝑐𝑡𝑜 = 0.33 (22.36 𝑇) = 7.38  𝑇 

𝑉𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑞 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑟𝑖𝑏𝑢𝑖𝑑𝑎 = 0.737 (18.53 𝑇) = 13.66  𝑇 

El cortante último se calcula con la siguiente expresión: 

𝑽𝒖 = 𝟏, 𝟐𝟓 𝑽𝑫𝑪 + 𝟏, 𝟓𝟎 𝑽𝑫𝑾 + 𝟏, 𝟕𝟓(𝑽𝑳𝑳 + 𝑽𝑰𝑴) 

𝑉𝑢 = 1,25 ∗ (7.87 + 0.79 + 27.14) + 1,50 ∗ (6.22) + 1,75
∗ [(22.36 + 18.53) + 7.38] 

𝑉𝑢 = 138.55 𝑇 

El valor de cortante es bastante más alto que aquel que se obtuvo cuando la viga tenía 

exclusivamente comportamiento elástico, debido a la redistribución de esfuerzos, que 

favorece a la viga de acero, castiga a la losa de hormigón con esfuerzos totalmente 

manejables (tiene una reserva de capacidad de más del 95%), pero también castiga a los 

conectores de corte, con valores mucho más allá que los coeficientes de mayoración 

promedio de cargas que están en el orden de 1.40, llevándolo a valores del orden de 2.80, 

lo que significa que durante sobrecargas que aproximen al colapso a la viga, los 

conectores de corte trabajan 2 veces más, o que se requeriría aproximadamente 2 veces 

más sección de conectores de corte, que durante el comportamiento en rango elástico, 

calculo que es una aproximación burda, suficiente para alertar, pero no para diseñar. 

El momento desequilibrante para un segmento de 1 m de longitud se calcula con las 

ecuaciones previas. 

∆𝑀𝑢 = 𝑉𝑢 . ∆𝑥  

∆𝑀𝑢 = (138.55 𝑇) . (1 𝑚)  
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∆𝑴𝒖 = 𝟏𝟑𝟖. 𝟓𝟓 𝑻 − 𝒎  

∆𝑀𝑢 = 13′855000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚  

La distribución de esfuerzos de compresión y tracción, por flexión, para su 

caracterización, corresponde a las condiciones de capacidad última de la sección. 

 

La magnitud de las fuerzas que intervienen es la siguiente: 

𝐶𝑐 = (0,85 𝑥 280 𝐾𝑔/𝑐𝑚2) . (240 𝑐𝑚 𝑥 0,85 𝑥 20 𝑐𝑚) 

𝐶𝑐 = 971040 𝐾𝑔 

𝐶𝑠 = (3500 𝐾𝑔/𝑐𝑚2) . (35 𝑐𝑚 𝑥 2,517 𝑐𝑚) 

𝐶𝑠 = 308333 𝐾𝑔 

𝑇𝑠1 = (3500 𝐾𝑔/𝑐𝑚2) . (35 𝑐𝑚 𝑥 0.483 𝑐𝑚) 

𝑇𝑠1 = 59168 𝐾𝑔 

𝑇𝑠2 = (3500 𝐾𝑔/𝑐𝑚2) . (174 𝑐𝑚 𝑥 1,4 𝑐𝑚) 

𝑇𝑠2 = 852600 𝐾𝑔 

𝑇𝑠3 = (3500 𝐾𝑔/𝑐𝑚2) . (35 𝑐𝑚 𝑥 3𝑐𝑚) 

𝑇𝑠3 = 367500 𝐾𝑔 

𝑇𝑠 = 59168 𝐾𝑔 + 852600 𝐾𝑔 + 367500 𝐾𝑔 = 1279268 𝐾𝑔  

𝟗𝟕𝟏𝟎𝟒𝟎 𝑲𝒈 + 𝟑𝟎𝟖𝟑𝟑𝟑𝑲𝒈 =  𝟏𝟐𝟕𝟗𝟑𝟕𝟑 𝑲𝒈 ≈ 𝟏𝟐𝟕𝟗𝟐𝟔𝟖 𝑲𝒈 
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El momento nominal resistente de la sección es: 

𝑀𝑛 = (971040 𝐾𝑔). (22.517 𝑐𝑚 − 8,5 𝑐𝑚) + (308333 𝐾𝑔). (2,517 𝑐𝑚/2) +
(59168 𝐾𝑔). (0,483 𝑐𝑚 / 2) + (852600 Kg). (0,483 cm / 2 + 174 cm/2)  +
 (367500 Kg) . (0,483 cm/2 +  174 cm +  3 cm/2)  

𝑀𝑛 = (13′611068 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚) + (388037 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚) + (14289 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚) +
(74′382103 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚) +  (64′585001𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)  

𝑴𝒏,𝒓𝒆𝒔𝒊𝒔𝒕𝒆𝒏𝒕𝒆 = 𝟏𝟓𝟐′𝟗𝟖𝟎𝟒𝟗𝟖 𝑲𝒈 − 𝒄𝒎  

El Momento Último Resistente de la sección es: 

𝑀𝑢,𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 = 0.90 (152′980498 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚) = 137′682448 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚  

El momento desequilibrante de 13’855000 Kg-cm guarda aproximadamente las mismas 

proporciones en fuerzas de compresión y tracción, que los valores correspondientes en el 

Momento Último Resistente. 

𝑓 =  
13′855000 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚

137′682448 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚
 

𝑓 =  0,1006 

El diagrama de esfuerzos desequilibrantes reales, a la altura del apoyo de la viga de 

puente, es el 10.06% del diagrama base de esfuerzos. 

 

La fuerza cortante última, que deben resistir los conectores de corte, es la fuerza 

acumulada de compresión en el hormigón. 

𝑉𝑢,ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 = 97688 𝐾𝑔 

La sección transversal de los conectores de corte, por metro lineal de viga es: 

𝐴𝑣 =  
𝑉𝑢,ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙

 . 𝐹𝑦
 

𝐴𝑣 =  
97688 𝐾𝑔

(0.75) (2530 𝑘𝑔/𝑐𝑚2)
 

𝑨𝒗 =  𝟓𝟏. 𝟒𝟖 𝒄𝒎𝟐 

El número de conectores de corte seleccionados por metro de viga, tipo UPN100, es: 
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# 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =  
51.48 𝑐𝑚2

(15 𝑐𝑚)𝑥 (0.6 𝑐𝑚)
 

# 𝑐𝑜𝑛𝑒𝑐𝑡𝑜𝑟𝑒𝑠 =   5.72 

Se necesitaría un conector de corte tipo UPN100, de 15 cm de longitud, grado 36, 

cada 17 cm (100 / 5.72 = 17.48), lo que es aproximadamente el doble de conectores 

de corte, que con un análisis exclusivamente elástico, y es la cantidad de conectores 

de corte necesaria para mantener los niveles de seguridad adecuadas ante 

sobrecargas. 

 

Hay una diferencia muy importante en los requerimientos de resistencia a cortante de las 

conexiones de integración en vigas mixtas (viga de acero con losa de hormigón o viga 

presforzada con losa de hormigón), cuando se analizan tales conexiones en el rango 

elástico, y cuando se las estudia en el rango inelástico de comportamiento. Normalmente 

las condiciones inelásticas son más demandantes para el diseño, pues por la redistribución 

de esfuerzos, las cargas que en el rango elástico eran absorbidas exclusivamente por la 

viga metálica, pasan a ser absorbidas también por la losa de hormigón armado, y por 

consiguiente afectan a los conectores de corte. 

La separación entre conectores de corte, conforme nos alejamos de los apoyos, podrá ser 

mayor que los 17 cm, y en general será inversamente proporcional a la fuerza cortante 

última en cada sección de la viga. 

 

6.3 DISEÑO DE LOSAS SOBRE VIGAS LONGITUDINALES: 

Las losas de puente sobre vigas longitudinales trabajan básicamente en la dirección 

perpendicular a la dirección de la circulación vehicular. Los apoyos para las losas 

constituyen las vigas de desarrollo longitudinal. 

El requerimiento de espesor mínimo constante del tablero, incluida la losa, está dado en 

la siguiente tabla: 
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Tabla 6.13: Alturas mínimas para superestructuras de espesor constante [AASHTO 2010 – 

2.5.2.3.1] 

El diseño simplificado de losa sobre vigas que propone la norma AASHTO se basa en la 

determinación de una franja equivalente transversal, responsable de resistir a los ejes 

transversales de llantas (perpendicular a la dirección de circulación). 
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Txt. 6.8: Método aproximado de análisis de losas de tablero, sobre vigas 

longitudinales, mediante franjas equivalentes [AASHTO 2010 – 4.6.2.1.1] 

 

mailto:mromop@yahoo.com.mx


PUENTES Y VIADUCTOS 

 Marcelo Romo Proaño, M.Sc. 

mromop@yahoo.com.mx 

 224 

 
Tabla 6.14:  Ancho de las Franjas de Losa, Resistente a los Momentos Flectores de 

Camión [AASHTO 2010 – 2.5.2.3.1] 

Las condiciones para utilizar la metodología previa son: 

 El ancho de tablero es constante 

 El número de vigas es al menos de 4 (con eso se asegura un comportamiento 

similar a una viga continua) 

 La vigas son paralelas y tienen aproximadamente la misma rigidez 

 La calzada vehicular sobre el volado no excede de 3 pies (90 cm). 

 La curvatura en planta es menor al límite especificado en el artículo 4.6.1.2.4, y 

 La sección transversal coincide con una de las secciones de la tabla 4.6.2.2.1-1 

En todo caso, el momento flector máximo positivo en cualquier parte de la losa es el 

momento flector a utilizarse a todo lo ancho de la losa, y el momento flector máximo 

negativo en cualquier parte de la losa es el momento flector máximo negativo para toda 

la losa. 

El armado de refuerzo para la losa de espesor constante está conformado por 4 capas de 

varillas de acero, 2 longitudinales (arriba y abajo), y 2 transversales (arriba y abajo). 

En el caso en que el número de vigas longitudinales sea solamente de 3, debe utilizarse 

la regla de las palancas para la determinación de momentos flectores positivos y 

negativos, con valores superiores a una losa continua. 

El modelo estructural, de palancas, para 3 vigas es el siguiente: 

 
Fig. 6.17: Modelo conceptual de aplicación de la regla de las palancas a una losa 

sobre tres vigas 
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A pesar de que en el modelo idealizado para 3 vigas, en la articulación central carecería 

de momento flector negativo, el momento de diseño en ese sitio es el máximo momento 

negativo, sobre el resto de apoyos. 

Por otro lado, los momentos flectores negativos en losa sobre 3 vigas, deberán ser al 

menos los que se obtienen con el modelo de viga continua, sin articulación intermedia. 

Las secciones críticas para momento flector negativo en la losa y cortante, con vigas de 

hormigón armado fundidas monolíticamente y unidas mediante los ramales verticales de 

los estribos de las vigas, se ubican al nivel de las caras exteriores de las vigas; en losas 

sobre vigas de acero, unidas mediante conectores de corte, se ubican a un cuarto del ancho 

de ala de conexión, desde el eje central de la viga; en losas de hormigón armado sobre 

vigas presforzadas unidas mediante estribos conectores de corte, a un tercio del ancho del 

ala, desde el eje centroidal de la viga.  

La Norma AASHTO LRFD incluye en su Apéndice A4, la Tabla A4-1, valores de 

momentos flectores positivos y negativos por carga viva, incluido el efecto dinámico de 

impacto, sin incluir factores de mayoración (LL + IM), para losas de tablero apoyadas 

sobre vigas longitudinales. La mencionada tabla se transcribe a continuación: 

 
Tabla 6.15a: Tabla de momentos flectores positivos y negativos para losas de tablero 

[AASHTO 2010 – Appendix A4 Table A4-1] 
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Tabla 6.15b: Tabla de momentos flectores positivos y negativos para losas de tablero 

[AASHTO 2010 – Appendix A4 Table A4-1] 

 

EJEMPLO 6.4: 

Diseñar la losa de hormigón armado del ejemplo 6.1. El predimensionamiento del puente 

define que el tablero está constituido por 4 vigas longitudinales de hormigón armado, de 

40 cm de base y 160 cm de altura total, fundidas monolíticamente con una losa de tablero 

de 20 cm de espesor. El hormigón tiene una resistencia característica f’c de 280 Kg/cm2, 

y el acero de refuerzo tiene un esfuerzo de fluencia de 4200 Kg/cm2. El tren de cargas de 

diseño es el HL-93 definido por el código AASHTO 2010. La distancia entre ejes de vigas 

es de 2.70 m. 
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Diseño del Armado Principal de la Losa: 

Por las dimensiones y las inercias de los elementos, la losa de tablero trabaja en la 

dirección perpendicular al eje de circulación vehicular, y en esa dirección se ubicará la 

armadura, en dos capas, una superior y otra inferior. 

El diseño de la losa se puede basar en el siguiente modelo estructural, sobre el que se 

deberá colocar hasta 2 ejes transversales pesados del camión HS20-44 (correspondientes 

a 2 carriles, que es lo que corresponde a un ancho de tablero de 10.10 m), separados entre 

sí, al menos 120 cm (30 cm de sobreancho del chasis, y 30 cm de sobreancho de operación 

vehicular, con relación a la posición de las llantas, para cada camión). 
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Normalmente las losas macizas de tablero, de sección constante, se diseña a flexión, y no 

es necesaria su verificación a cortante. 

Para utilizar la tabla A4-1 de la Norma AASHTO (Tabla 6.14 de esta publicación) se 

requieren los siguientes datos: 

 Espaciamiento entre vigas 

S = 2.70 m = 8.86 ft. = 8 ft 10 pulg. 

 Distancia del eje de viga a la zona crítica de momento negativo: 

a = 0.20 m = 0.656 ft = 8 pulg. 

Para las interpolaciones correspondientes, para los momentos flectores, se toman los 

siguientes datos de la tabla: 

 

La primera interpolación se la realiza en función del espaciamiento entre vigas 

longitudinales (S = 8 ft 10 inch). 
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La segunda interpolación se la realiza para la distancia de 8 pulg. Entre el eje centroidal 

de la viga y la cara lateral de la viga (a = 8 inch). 

 

Los momentos flectores máximos interiores, por carga viva e impacto sin factor de 

mayoración, son: 

M LL+IM(+) = 6.19 kips-ft/ft 

M LL+IM(-) = 4.52 Kips-ft/ft 

MLL+IM(+) = (0.454 x 6.19) Tons-m/m = 2.810 T-m/m 

MLL+IM(-) = (0.454 x 4.52) Tons-m/m = 2.052 T-m/m 

Los momento flectores positivos y negativos máximos por carga permanente anclada 

(DC), para una franja de 1 m de ancho, son: 

 

MDC(+) = 0.158 T-m/m 

 

MDC(-) = 0.185 T-m/m 
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Los momento flectores positivos y negativos máximos por carga permanente desgastable 

(DW), para una franja de 1 m de ancho, son: 

 

MDW(+) = 0.036 T-m/m 

 

MDW(-) = 0.044 T-m/m 

Momentos Flectores de Diseño y Armado: 

Los Momentos Flectores últimos, de diseño son: 

Mu(+) = 1.25 (0.158) + 1.50 (0.035) + 1.75 (2.810) 

Mu(+) = 5.168 T-m/m 

Mu(-) = 1.25 (0.185) + 1.50 (0.044) + 1.75 (2.052) 

Mu(-) = 3.888 T-m/m 

La armadura positiva principal (inferior) requerida es la siguiente: 

b = 100 cm 

d = altura – recubrimiento – distancia al centro gravedad de varillas 

d = 20 cm – 5 cm – 0.8 cm = 14 cm 

k = 0.85 f’c.b.d 

k = 0.85 (280 Kg/cm2) (100 cm) (14 cm) 

k = 333200 Kg 

𝐀𝐬 =  
𝐤

𝐅𝐲
 [𝟏 −  √𝟏 −  

𝟐 𝐌𝐮

∅ . 𝐤 . 𝐝
] 

𝐴𝑠 =  
333200 𝐾𝑔

4200 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 [1 −  √1 −  

2 (516800 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)

(0.90)(333200 𝐾𝑔)(14 𝑐𝑚)
] 

As(+) = 10.46 cm2/ m 

As(+) = 1 16 mm @ 23 cm. 

La armadura negativa principal (superior) requerida es la siguiente: 

b = 100 cm 

d = 14 cm 

k = 0.85 f’c.b.d 

k = 0.85 (280 Kg/cm2) (100 cm) (14 cm) 

k = 333200 Kg 
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𝐀𝐬 =  
𝐤

𝐅𝐲
 [𝟏 −  √𝟏 −  

𝟐 𝐌𝐮

∅ . 𝐤 . 𝐝
] 

𝐴𝑠 =  
333200 𝐾𝑔

4200 𝐾𝑔/𝑐𝑚2
 [1 −  √1 −  

2 (388800 𝐾𝑔 − 𝑐𝑚)

(0.90)(333200 𝐾𝑔)(14 𝑐𝑚)
] 

As(-) = 7.72 cm2/ m 

As(-) = 1 14 mm @ 20 cm. 

 
Armado Principal de la Losa de Tablero 

Armadura Minima en las Cuatro Capas de Acero: 

AASHTO establece armaduras mínimas para las 2 capas inferiores y las 2 capas 

superiores en las losas, cuyo objetivo es controlar la fisuración del hormigón. 

 
Txt. 6.9: Armadura mínima de refuerzo [AASHTO 2010 – 9.7.2.5] 

Armadura mínima inferior: 

Asmín,inf = 0.27 in2/ft 

Asmín,inf = 5.72 cm2/m 

Asmín,inf = 1  14 mm @ 26 cm 

Armadura mínima superior: 

Asmín,sup = 0.18 in2/ft 

mailto:mromop@yahoo.com.mx


PUENTES Y VIADUCTOS 

 Marcelo Romo Proaño, M.Sc. 

mromop@yahoo.com.mx 

 232 

Asmín,sup = 3.81 cm2/m 

Asmín,sup = 1  12 mm @ 29 cm 

Armadura de distribución inferior: 

AASHTO también fija un armado mínimo longitudinal inferior, cuyo objetivo es asegurar 

la conformación de las franjas equivalentes utilizadas en diseño, el mismo que es un 

porcentaje del armado principal positivo de losa. 

 
Txt. 6.10: Armadura de distribución [AASHTO 2010 – 9.7.3.2] 

 

% = 100/√𝑆 

S = 2.30 m = 7.55 ft 

% = 100/√7.55 

% = 36.4% 

Asinf = 0.364 (10.46 cm2/m) 

Asinf = 3.81 cm2/m 

La armadura de distribución inferior es menor que la armadura mínima inferior por 

fisuración, por lo que predomina la mínima inferior. 

Asinf = 1  14 mm @ 26 cm 

 
Armado Principal (2 capas) y Secundario (2 capas) de la Losa de Tablero 
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La dimensión del volado es tal que, al ser alrededor del 70% de la luz entre vigas, su 

momento flector no es dominante para el diseño. 

 

 

6.4 DISEÑO DE LOSAS LONGITUDINALES SIMPLEMENTE 

APOYADAS: 

Los puentes con luces menores a 6.00 m suelen diseñarse como puentes-losa de hormigón 

armado, sin la presencia de vigas longitudinales. 

 
Txt. 6.11: Ancho de franja equivalente para puentes tipo losa [AASHTO 2010 – 4.6.2.3] 

 

 
Fig. 6.18: Secciones típicas de puentes tipo losa [AASHTO 2010 – 4.6.2.3-1] 

  

EJEMPLO 6.5: 
Diseñar un Tablero – alcantarilla de 7.20 m de ancho, 6.00 m de longitud y 40 cm de 

espesor. 

 

𝐸 = 0.254 + 0.416√𝐿1. 𝑊1 < 120 cm 
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E, en metros 

 

E=120 cm 

 

QDC = 2.496 T/m 

QDW = 0.286 T/m  

P = 1.33 (10 T) = 13.3 T 

MDC = 11.232 T-m 

MDW = 1.287 T-m 

MLL = 19.95 T-m 

 

Mu = 1.25 ( 11.232) + 1.50 (.286) + 1.75 ( 19.95) 

Mu = 49.38 T-m 

 

As = 41.47 cm2 / 1.32 m 

As = 31.42 cm2/m = 1  25 mm @ 15 cm 

As,mín = 11.67 cm2/m = 1  18 mm @ 20 cm 

 

 

6.5 DISEÑO DE VIGAS-DIAFRAGMA: 

En los tableros con vigas longitudinales.es necesario colocar vigas-diafragma que 

integren transversalmente a las vigas longitudinales, de hormigón, de acero o de hormigón 

preesforzado, y ocasionalmente inclusive arriostramientos en celosía. 

 
Viga-diafragma Transversal, como sistema de arriostramiento de vigas 

longitudinales preesforzadas 
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Sistema de Arriostramiento en Celosía, en tableros con vigas metálicas: 

Celosías-Diafragma Verticales y Cruces de San Andrés Horizontales  

La necesidad de vigas-diafragma, o celosías-diafragma surge de dos factores: 

 Con frecuencia las vigas longitudinales tienen secciones transversales 

especialmente sensibles al efecto de acciones torsionales, por lo que se requieren 

mecanismos de estabilización de las mismas. 

    

 El método de diseño de vigas longitudinales, fijado por AASHTO, maneja trenes 

de carga menores a los reales (32.5 T + 10 T / 1.33 = 40 T; 32.5 T del camión 

HS20-44 con efecto dinámico y 10 T de carga distribuida sin efecto dinámico), 

mientras que los que realmente actúan sobre los puentes son mayores (45 T – 48 

T), pues se confía en la redistribución de esfuerzos y cargas, hacia las zonas menos 

cargadas del tablero de puente, efecto que se logra físicamente mediante 2 

mecanismos complementarios: losa de tablero con rigidez adecuada, y vigas-

diafragma o celosías-diafragma con rigideces y espaciamientos controlados. 

En el caso de las vigas metálicas tipo I, el problema de torsión es tan grande que las 

celosías-diafragma son insuficientes, y se requiere de un sistema de arriostramientos 

horizontales en celosía complementario, para la etapa de operación. Durante el 
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lanzamiento de las vigas es frecuente un sistema de arriostramiento en estéreo-celosía, 

aún más importante. 

 

Para las separaciones estándar entre vigas en nuestro medio, entre 2.40 m y 3.30 m, se 

requerirán diafragmas cada 10 m, incluidos los 2 diafragmas de arranque y finalización 

de tablero. La rigidez mínima a flexión de estas vigas-diafragma o celosías-diafragma  (4 

E I / L) debe ser de al menos un cuarto de la rigidez a flexión de las vigas longitudinales 

principales, para el espaciamiento entre diafragmas, y la altura del diafragma o la celosía 

transversal debe ser al menos la mitad de la altura de las vigas principales. 

La capacidad a flexión de las vigas-diafragma estará dada por el armado mínimo de 

flexión, y el momento torsor desequilibrado real, fruto del modelamiento tridimensional. 

La mayor relación altura-ancho de las vigas diafragma, en hormigón armado, debe ser 

similar a la relación altura-ancho de las vigas principales, o hasta 4:1. 
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