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CAPÍTULO 1 

INTRODUCCIÓN 

1.1 Antecedentes 

La necesidad de construir puentes curvos se presenta en zonas de limitaciones 
geométricas y restricciones topográficas. El puente curvo es una solución eficiente ya 
que permite cubrir grandes luces y proporcionar el peralte deseado a la vía, así como 
también condiciones estéticamente agradables. 

Al ser un elemento curvo y estar sometido a cargas perpendiculares a su plano, se 
genera a lo largo de su longitud un tipo de acción que no se presenta en tramos rectos; 
un momento torsional. 

La torsión no es deseada en ningún tipo de estructura y lo mejor que se puede hacer es 
tratar de evitarla, sin embargo en un elemento curvo siempre se presenta debido a la 
curvatura que existe.  

La sección más óptima en puentes curvos es la cerrada tipo cajón, debido a su alta 
capacidad a torsión. Pero actualmente, para reducir costos y tiempo de construcción, 
en nuestro país se están construyendo puentes curvos con vigas de acero de alma 
llena, con el inconveniente de que tienen una capacidad a torsión reducida por ser 
sección abierta, supliendo esta reducción utilizando arriostramientos verticales y 
horizontales. 



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

3 
 

Como los efectos de torsión aumentan mientras mayor es el ángulo subtendido, el 
presente trabajo estudiará su incidencia en el diseño de dos tipos de superestructuras: 

- Superestructura con viga cajón postensada 

- Superestructura con vigas de acero tipo I de alma llena 

 

1.2 Objetivo 

El presente trabajo de grado tiene como finalidad realizar el diseño de dos tipos de 
superestructuras considerando al inicio de la investigación un puente de tramo recto y 
luego tramos curvos con distintos ángulos subtendidos.  

Para cada caso se evaluará el efecto de torsión en el comportamiento estructural de 
los dos tipos de superestructuras donde se ha variado los ángulos subtendidos, 
manteniendo la longitud de la curva y realizará un análisis comparativo entre 
superestructuras en función de la variación del ángulo subtendido. 

 

1.3 Alcance 

La finalidad de esta investigación es determinar ventajas y desventajas tanto en 
comportamiento estructural y costos de los dos tipos de superestructuras en función 
de la variación del ángulo subtendido. 

Se diseñarán varias superestructuras de puentes de una misma longitud, 50m, 
considerando primero un tramo recto y luego tramos curvos, siendo en éste último la 
única variable el ángulo subtendido.  

El propósito es evaluar los efectos de la torsión en las demandas de capacidad y 
servicio (esfuerzos y deformaciones) que son producidas por la variación del radio y 
ángulo. Se espera que a medida que se aumenten estas variables la capacidad tanto de 
demanda de esfuerzos como deformaciones aumenten y el diseño se encarezca para 
ambas alternativas. Se evaluará el costo de los diseños (todos cumpliendo los 
requisitos de capacidad estructural y servicio) en función de la variación del ángulo y 
radio. 

El empleo de un software especializado en estructuras, SAP2000, será la principal 
herramienta para evaluar las capacidades de demanda de esfuerzos y servicio, 
empleando las normas respectivas para puentes contempladas en AASHTO Standard y 
ACI. 
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CAPÍTULO 2 

GENERALIDADES 

2.1 Parámetros Generales 

Los objetivos que un ingeniero tiene que concebir en el diseño de un puente son 
obtener la estructura más económica y que ésta se adapte a las características físicas 
del lugar. Todo esto conlleva a aplicar las diferentes ramas de la ingeniería que 
permitan el desarrollo del proyecto. 

Dentro de las especialidades que se dan a lugar para la realización de un puente están: 

• Estudios topográficos, los cuales permiten obtener las características geométricas 
del terreno y sirve como base de información para los estudios de hidrología e 
hidráulica, geotecnia y medio ambiente. Así como también proporcionar 
información relevante del sitio y establecer puntos de referencia para el replanteo 
en la etapa de construcción. 

• Estudios de hidrología e hidráulica, tienen como objetivos determinar las 
características hidrológicas de los regímenes de avenidas máximas y 
extraordinarias. Estos estudios deben permitir establecer la óptima ubicación del 
cruce, caudal máximo de diseño, nivel máximo y mínimo de agua, profundidades 
de socavación así como la mínima profundidad de cimentación (según tipo de 
cimentación) y obras de protección de  ser necesarias. 
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• Estudios geológicos y geotécnicos, consiste en establecer las características 
geológicas y geomorfológicas del terreno. Definir la estratificación e identificar las 
propiedades físicas y mecánicas de los suelos. 

• Estudios de impacto ambiental, tiene como finalidad determinar las condiciones de 
afectación del proyecto a realizar para luego mitigar dichos problemas, así como 
también analizar los impactos positivos que se puedan generar. 

• Estudios de tráfico y estudio de trazo y diseño de los accesos, estudia el volumen y 
clasificación del tránsito para determinar las características de la infraestructura 
vial y la superestructura del puente. Además de definir las características 
geométricas para el enlace del puente con vías existentes. 

• Estudios complementarios, se refieren a las obras de instalaciones eléctricas, 
sanitarias y señalización. 

 

2.2 Componentes de un puente 

Un puente tiene dos componentes principales: la superestructura y la subestructura. 
La superestructura se denomina al tablero del puente; siendo este formado por la losa, 
capa de rodadura, aceras si se requiere, barandas, postes de luz, jersey, entre otros 
componentes y vigas. La subestructura se refiera a la cimentación que el puente 
requiera para ser soportado. Elementos estructurales como pilas, estribos y zapatas 
conforman lo que se denomina subestructura. 

 

2.3 Cargas 

El diseño de un puente consiste en resistir las cargas aplicadas a éste, entre las cargas 
que intervienen se encuentran: 

Carga muerta o peso propio, carga viva, impacto, fuerzas de viento, fuerzas 
longitudinales, fuerza centrífuga, presión de tierra, por temperatura y fuerzas sísmicas. 

Las cargas de tránsito a considerar según AASHTO y aplicadas al presente trabajo de 
grado son el camión HS20-44 y la carga distribuida HS20-44 descritas en las siguientes 
figuras. 
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Figura 1.- Carga de camión HS20-44. 

 

 

 

Figura 2.- Carga distribuida por carril HS20-44. 

 

 

2.4 Tipos de superestructuras 

La superestructura de un puente se clasifica de acuerdo a su sección transversal.  

Los dos tipos que se usarán en el presente trabajo son: Vigas I metálicas de alma llena 
y vigas cajón de hormigón presforzado.  

Vigas I metálicas con losa de hormigón.- Una viga I de alma llena es la sección sólida 
más simple para resistir momentos flectores y cortantes. En el diseño de un puente los 
materiales utilizados para el acero estructural de las vigas son: acero al carbón, aceros 
de baja aleación y alta resistencia, aceros tratados al calor, y aquellos aceptados por 
AASHTO. La losa de hormigón armado debe alcanzar una resistencia a los 28 días de 
210 a 420 kg/cm2. Si la losa trabaja junto o no con las vigas después de que ésta haya 
fraguado, las vigas pueden ser de sección simple o compuesta. Las vigas metálicas 
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pueden ser secciones roladas, convenientes para luces menores a los 30 metros, y 
secciones armadas, convenientes para luces de entre 30 a 90 metros. 

Viga cajón presforzada.- Las secciones presforzadas usan materiales de alta resistencia 
para mejorar el servicio y durabilidad de los puentes. Su uso se ha desarrollado en 
luces grandes de puentes. La sección cajón es la más óptima para desarrollar la 
resistencia suficiente en alineaciones curvas debido a su alta capacidad torsional.   

 

2.5 Puentes Curvos: Efecto de curvatura horizontal 

La complejidad geométrica, requisitos topográficos y disposiciones del tráfico para el 
desempeño de intercambiadores o de vías urbanas han llevado a que alineamientos 
curvos sean aquellos que puedan satisfacer todas estas demandas. En Estados Unidos 
alrededor del año 1960 estos tipos de superestructuras han ganado popularidad 
debido a que recogen las necesidades de la ingeniería de tráfico. 

En nuestro país esto cada vez se convierte en ser una realidad a medida que pasa el 
tiempo. La necesidad de desarrollo y crecimiento del país es inevitable, lo cual 
conllevará a obras de ingeniería de mayor envergadura, como los son puentes de 
alineamiento horizontal curvo. 

A diferencia de un alineamiento recto, uno curvo resulta ser más complejo tanto en su 
análisis estructural como en su construcción.  Tan solo en su complejidad geométrica, 
las cargas gravitacionales inducirán un esfuerzo torsional sobre la estructura creando 
deformaciones normales alrededor del eje así como también esfuerzos por flexión. 

Sin embargo, la carga gravitacional (cargas muertas) no es la única que actúa. Una 
importante consideración se debe tomar al realizar el análisis por carga de camión 
(cargas vivas), ya que se requiere de una correcta ubicación de la carga para que esta 
produzca los máximos esfuerzos necesarios que deben considerarse para el diseño. 

La efectividad del análisis estructural consiste en determinar la acción de cada 
miembro para cada carga aplicada. Para poder conseguir este objetivo se deben 
evaluar correctamente los siguientes puntos: 

- Modelo matemático y condiciones de borde 

- Aplicación de las cargas 

El modelo matemático deberá representar la rigidez real de la estructura así como 
también las condiciones de borde. Varios métodos se han desarrollado para el análisis 
de puentes curvos, los cuales incluyen métodos simplificados y análisis refinados. 
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CAPÍTULO 3 

CARACTERÍSTICAS GENERALES DE LAS SUPERESTRUCTURAS 

3.1 Características geométricas 

• Tablero: ancho total de 12.50 metros. 
• Aceras: 1.00 metro de ancho y espesor de 20 cm. 
• Barandas: 1.10 metros de alto con columnas de 25 x 25 cm espaciadas cada 2.95 

metros medidos de eje a eje y vigas de amarre de 20 x 30 cm, como se muestra en 
la figuras 3 y 4. 

• Espaciamiento: vigas metálicas y nervios espaciados cada 2.5 metros de eje a eje 
con volados de 1.25 metros. Figuras 5 y 6.  

 

Figura 3.- Detalle de baranda vista transversal. 

 



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

11 
 

 

 

Figura 4.- Detalle de baranda vista longitudinal. 

 

 

 

Figura 5.- Sección transversal de puente con vigas metálicas. 

 

 

 

Figura 6.- Sección transversal de puente de viga cajón. 
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3.2 Ángulos subtendidos a evaluar 

Para la comparación de las distintas superestructuras a diseñar se considera a su vez el 
diseño de un tramo recto (θ=0°). Los ángulos subtendidos a evaluar serán los 
siguientes: 5°, 15°, 30°, 40°, 50° y 60°. 

 

Tabla 1.- Ángulos y radios para luz de 50 metros 

ÁNGULO RADIO (m)
0° - 
5° 572.96 

15° 190.99 
30° 95.49 
40° 71.62 
50° 57.30 
60° 47.75 

 

3.3 Definición de materiales a utilizar 

Para la losa se utilizará un ௖݂ᇱ ൌ 350 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄ , una capa de asfalto de 5 cm de espesor, 
aceras y barandas con un ௖݂ᇱ ൌ 280 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄ . Para el análisis de la sección con vigas I se 
utilizará acero estructural A588 con ܨ௬ ൌ y para la viga cajón postensada ௖݂ᇱ ݅ݏ݇ 50 ൌ 420 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄ . 

 

3.4 Esfuerzos admisibles según AASHTO STANDARD 2002 

3.4.1 Acero Estructural A588 
- Miembros a carga axial     0.55ܨ௬ ൌ  ݅ݏ݇ 27
- Miembros a compresión     0.55ܨ௬ ൌ  ݅ݏ݇ 27
- Cortante en alma de viga     ܨ௬ 3⁄ ൌ  ݅ݏ݇ 17
 

3.4.2 Hormigón Presforzado 
Antes del creep y pérdidas por acortamiento 

- Compresión miembros postensados   0.55 ௖݂௜ᇱ  
- Tensión      3ඥ ௖݂௜ᇱ  

Cargas de servicio después de pérdidas 
- Compresión      0.40 ௖݂ᇱ 
- Tensión      6ඥ ௖݂ᇱ 
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CAPÍTULO 4 

SUPERESTRUCTURA METÁLICA 

4.1 Puente sin curvatura horizontal 

4.1.1 Losa 

Se emplean los artículos de AASHTO 8.9.2 y AASHTO 3.24.1.2b. 

4.1.2.1 Altura mínima de losa 

݄ ൒ ܵ ൅ 1030 ൒ ܵ ݐ݂ 0.54 ൌ ܵᇱ െ ௙ܾ2 ൌ 250 െ 602 ൌ 220ܿ݉ ܵ ൌ  ݐ7.22݂

݄ ൌ 7.22 ൅ 1030 ൌ ݐ݂ 0.57 ൌ 17.5 ܿ݉ ݄ ൌ 20 ܿ݉ 
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4.1.2.2 Carga Muerta ݈ܽݏ݋ ሺݓ௟௢ሻ ൌ 0.20 ൈ 2400 ൌ 480 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔ሻݓሺ ݋ݐ݈݂ܽݏܽ  ൌ 0.05 ൈ 2200 ൌ 110 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔௖ሻݓሺ ݏܽݎ݁ܿܽ  ൌ 0.20 ൈ 2400 ൌ 480 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ  ൌ 0.25 ൈ 0.25 ൈ 1.10 ൈ 2400 ൌ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ 165݇݃ ൌ 4ሾ0.20 ൈ 0.30 ൈ 0.375 ൈ 2400ሿ ൌ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ 216݇݃ ൌ 381݇݃ 

  

Las cargas muertas se ingresan al SAP2000 para obtener los momentos aplicados 
sobre la losa como se muestra en las figuras 7 y 8.  

 

 

Figura 7.- Sección transversal de carga muerta sobre losa. 
 

 

 

Figura 8.- Momentos por carga muerta sobre losa. 

 

 

Los máximos momentos por carga muerta se detallan a continuación: ܯ஽ି ൌ 1214.69 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐݔ݁ ݋݉ܽݎݐሻ⁄ ஽ିܯ  ൌ 432.89 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐ݊݅ ݋݉ܽݎݐሻ⁄ ஽ାܯ  ൌ 237.79 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐ݊݅ ݋݉ܽݎݐሻ⁄  



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

16 
 

4.1.2.3 Carga Viva 

Se determina el momento por carga viva de un tramo interior sobre la losa 
aplicando el artículo AASHTO 3.24.3.1. 

௅ܯ ൌ 0.8 ൈ ൬ܵ ൅ 232 ൰ ଶܲ଴ ൌ ൬7.22 ൅ 232 ൰ ൈ 16000 ൌ 3688 ݏܾ݈ െ ݁݅݌ ⁄݁݅݌  

 

Se determina el momento por carga viva de un tramo de volado sobre la losa 
aplicando el artículo AASHTO 3.24.5.1.1. ܧ ൌ 0.8ܺ ൅ 3.75 

௅ܯ ൌ ൬ܲܧ൰ ܺ ∗ 

*No aplica debido que la carga aplicada a un pie del borde de la acera no cae 
sobre el volado. 

 

Impacto 

Se determina el porcentaje de impacto debido a la carga viva según el artículo 
AASHTO 3.8.2.1. 

ܫ ൌ ܮ50 ൅ 125 ൑ 0.30 

ܫ ൌ 508.20 ൅ 125 ൌ ௅ାூܯ 0.38 ൌ ሺ1.0 ൅ ሻܫ ൈ ௅ܯ ൌ ሺ1.0 ൅ 0.30ሻ ൈ ௅ାூܯ 3688 ൌ ݏܾ݈ 4794.4 െ ݁݅݌ ⁄݁݅݌  

 

4.1.2.4 Diseño de losa 

Momentos de tramo interior en losa:  ܯ஽ି ൌ 432.89 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ஽ାܯ    ൌ 237.79 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூିܯ  ൌ 2179.27  ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூାܯ    ൌ 2179.27 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  
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Momentos de volado en losa: ܯ஽ି ൌ 1214.69 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூିܯ  ൌ 0.00 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  

 

Máxima combinación según AASHTO para el diseño, donde se obtiene: ܯ௎ ൌ 1.3ሾ1.0ܮܦ ൅ 1.67ሺܮܮ ൅ ௎ିܯ ሻሿܫ ൌ 1.3ሾ1.0 ൈ 432.89 ൅ 1.67 ൈ 2179.27ሿ ൌ 5293.95 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௎ାܯ  ൌ 1.3ሾ1.0 ൈ 237.79 ൅ 1.67 ൈ 2179.27ሿ ൌ 5040.32 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  

 

A partir de la geometría de la losa y propiedades se obtiene el acero de refuerzo 
necesario para cubrir el diseño: ܾ ൌ 100 ܿ݉   ݀ି ൌ 15.8 ܿ݉ ݄ ൌ 20 ܿ݉   ݀ା ൌ 16.8 ܿ݉ 

 

Acero Principal en el sentido perpendicular al tráfico ܣௌି ൌ 9.25ܿ݉ଶ → ߮14ܿ/15 ܿ݉ ሺܣ௦ି ൌ 10.27 ܿ݉ଶሻ ܣௌା ൌ 8.22ܿ݉ଶ → ߮14ܿ/15 ܿ݉  ሺܣ௦ା ൌ 10.27 ܿ݉ଶሻ 

 

Acero de Repartición  

Se aplica el artículo AASHTO 3.24.10.2 para obtener el refuerzo inferior en el 
sentido longitudinal del puente. 

% ൌ 220√ܵ ൑ 67% 

% ൌ 220√8.20 ൌ 77% 

ௌାܣ ൌ 67% ൈ 9.25 ൌ 6.20ܿ݉ଶ → ߮12ܿ/15 ܿ݉ 
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Acero por Retracción 

Se emplea la cuantía necesaria de temperatura del hormigón armado: ߩ ൌ ఘܣ  0.0018 ൌ ߩ ൈ ܾ ൈ ݄ ൌ 3.6ܿ݉ଶ ܾ ൌ ఘܣ  100ܿ݉ ൒ 5.30 ܿ݉ଶ  → ߮12ܿ/20 ܿ݉ ݄ ൌ 20ܿ݉ 

  

Refuerzo de losa 

El detalle del armado de losa se muestra en la figura 9. 

 

 

Figura 9.- Detalle de refuerzo de losa. 
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4.1.2 Viga 

Se evalúa una viga de las siguientes dimensiones como se muestra en la figura 10. 

 

Figura 10.- Sección transversal de viga metálica en el centro del claro. 
ܪ  ൌ ௪ݐ  ݉ܿ 220 ൌ 1.8 ܿ݉  ௙ܾଵ ൌ 40 ܿ݉ 

௙ܾ ൌ ௙ݐ  ݉ܿ 60 ൌ ௙ଵݐ  ݉ܿ 2.8 ൌ 1.8 ܿ݉ 

 

4.1.2.1 Flexión por carga muerta 

Según AASHTO 3.23.2.3.1.1 las cargas muertas superimpuestas se distribuyen igual 
sobre todas las vigas si son aplicadas después de que la losa haya curado. 

Aplicando este criterio la carga superimpuesta total (SDL) por metro cuadrado es la 
siguiente: ܽ݋ݐ݈݂ܽݏ ሺݓ௔ሻ ൌ 110 ൈ 10.5 12.5⁄ ൌ 92.4 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔௖ሻݓሺ ݏܽݎ݁ܿܽ  ൌ 2 ൈ 480 ൈ 1.0 12.5⁄ ൌ 76.8 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ  ൌ 2 ൈ 381/12.5 ൌ 60.96 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௌ஽௅ݓ  ൌ 230.16 ݇݃ ݉ଶ⁄ ܽ݅ܿ݊݁ݑ݈݂݊݅ ݁݀ ݋݄ܿ݊ܽ ݊ݑ ݊݁݅ݐ ܽ݃݅ݒ ܽ݀ܽܿ  ൌ 2.5 ݉ 
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De donde se obtiene los momentos por carga muerta que cada viga soportará. 

௚ݓ ൌ 632.23 ݇݃ ݉⁄  → ௚ܯ  ൌ 632.23 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 197.6 െ ݉ 

௟௢ݓ ൌ 1200 ݇݃ ݉⁄  → ௟௢ܯ  ൌ 1200 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 375 െ ݉ 

ௌ஽௅ݓ ൌ 575.4 ݇݃ ݉⁄  → ௌ஽௅ܯ  ൌ 575.4 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 179.81 െ ݉ 

 

4.1.2.2 Flexión por carga viva 

Debido a que la luz del puente es de 50 metros la carga que predomina para 
obtener el máximo momento es la de la carga distribuida. Se obtiene el máximo 
momento por carril de un tramo simplemente apoyado más su respectivo impacto. 

௅ܯ ൌ 0.64 ൈ 164ଶ8 ൅ 18 ൈ 1644 ൌ 2889.68 ݏ݌݅݇ െ ݐ݂ ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

ܫ ൌ ܮ50 ൅ 125 ൌ 50164 ൅ 125 ൌ ௅ାூܯ 0.17 ൌ 3380.93 ݏ݌݅݇ െ ݐ݂ ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

 

Viga Interior Factor de Distribución 

Se aplica el artículo AASHTO 3.23.2.2 para determinar el momento por carga viva 
por viga interior. 

݂݀ ൌ 5ܵ.5 ൌ 8.25.5 ൌ 1.49 

௅ାூܯ ൌ 3380.93 ൈ 1.492 ൌ ݏ݌݅݇ 2518.79 െ ௅ାூܯ ݐ݂ ൌ ݊݋ܶ 348.97 െ ݉ 

 

Viga Exterior Factor de Distribución 

Se aplica el artículo AASHTO 3.23.2.3.1.5 para determinar el momento por carga 
viva de una viga exterior. 
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݂݀ ൌ ܵ4 ൅ 0.25ܵ ൌ 8.24 ൅ 0.25 ൈ 8.2 ൌ 1.36 

௅ାூܯ ൌ 3380.93 ൈ 1.362 ൌ ݏ݌݅݇ 2299.03 െ ௅ାூܯ ݐ݂ ൌ ݊݋ܶ 318.52 െ ݉ 

 

4.1.2.3 Determinación de esfuerzos de flexión 

Los esfuerzos considerados en la viga son antes y después de que la losa haya 
fraguado, es decir como sección simple y como sección compuesta con la losa 
respectivamente. 

 

Sección Simple 

Las propiedades de la sección simple se muestran a continuación: ܣ ൌ 793.92ܿ݉ଶ ܵ௧ ൌ 52029ܿ݉ଷ ܵ௕ ൌ 61395ܿ݉ଷ 

ௌை஻ݓ  ൌ 50 ݇݃ ݉ଶ⁄ ∗   

*Se considera para el análisis una sobrecarga constructiva. 

ௌை஻ܯ ൌ 125 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 39.06 െ ݉ 

 

• Esfuerzo en fibra superior en la sección central 

௧݂ ൌ ௚ܯ ൅ ௟௢ܯ ൅ ௌை஻ܵ௧ܯ  

௧݂ ൌ 197.6 ൈ 10ହ ൅ 375 ൈ 10ହ ൅ 39.06 ൈ 10ହ52029 ൌ 1175.61 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄  

௧݂ ൌ  ݅ݏ݇ 16.79
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• Esfuerzo en fibra inferior en la sección central 

௕݂ ൌ ௚ܯ ൅ ௟௢ܯ ൅ ௌை஻ܵ௕ܯ  

௕݂ ൌ 197.6 ൈ 10ହ ൅ 375 ൈ 10ହ ൅ 39.06 ൈ 10ହ61395 ൌ 996.27 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄  

௕݂ ൌ  ݅ݏ݇ 14.23

 

Ambos esfuerzos son menores que los admisibles. 

 

Sección Compuesta 

Una vez que la losa ha fraguado con la viga forma una sección compuesta, el ancho 
efectivo de losa para sección compuesta se determina a partir del artículo AASHTO 
ܤ .10.38.3.2 ൑ ܮ 4ൗ ൌ 50 4ൗ ൌ ܤ ݉ 12.5 ൑ ܵ ൌ ܤ ݉ 2.5 ൑ 12݄௟௢ ൌ 12 ൈ 0.2 ൌ 2.4 ݉ 

Se elige el menor de los valores 

 

Las propiedades de la sección compuesta se muestran a continuación: 

݊ ൌ ௦ܧ௖ܧ ൌ ᇱܤ 17 ൌ 17 ൈ ܤ ൌ ௖ܫ 34.39ܿ݉ ൌ 12492902ܿ݉ସ ݕ௧௖ ൌ ௕௖ݕ 59.78ܿ݉ ൌ 162.02ܿ݉ 
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• Esfuerzo en fibra superior en la sección central 

௧݂ ൌ ௚ܯ ൅ ௟௢ܵ௧ܯ ൅ ௌ஽௅ܯ ൅ ௖ܫ௅ାூܯ  ௧௖ݕ

௧݂ ൌ 197.6 ൈ 10ହ ൅ 375 ൈ 10ହ52029 ൅ 179.81 ൈ 10ହ ൅ 348.97 ൈ 10ହ12492902 ൈ 59.78 

௧݂ ൌ 1353.57 ݇݃ ܿ݉ଶ ൌ ⁄݅ݏ݇ 19.34  

 

• Esfuerzo en fibra inferior en la sección central 

௕݂ ൌ ௚ܯ ൅ ௟௢ܵ௕ܯ ൅ ௌ஽௅ܯ ൅ ௖ܫ௅ାூܯ  ௧௕ݕ

௕݂ ൌ 197.6 ൈ 10ହ ൅ 375 ൈ 10ହ61395 ൅ 179.81 ൈ 10ହ ൅ 348.97 ൈ 10ହ12492902 ൈ 162.02 

௕݂ ൌ 1618.42 ݇݃ ܿ݉ଶ ൌ ⁄݅ݏ݇ 23.12  

 

Ambos esfuerzos son menores que los admisibles. 

 

Esfuerzos en losa 

• Esfuerzo en fibra superior en la sección central 

௧݂ ൌ ݊ ௌ஽௅ܯ ൅ ௖ܫ௅ାூܯ ௧௖ᇱݕ  

௧݂ ൌ 17 ൈ 179.81 ൈ 10ହ ൅ 348.97 ൈ 10ହ12492902 ൈ 79.78 ൌ 48.24 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄ ൌ  ݅ݏ݇ 0.69

 

• Esfuerzo en fibra inferior en la sección central 

௕݂ ൌ ݊ ௌ஽௅ܯ ൅ ௖ܫ௅ାூܯ  ௧௖ݕ

௕݂ ൌ 17 ൈ 179.81 ൈ 10ହ ൅ 348.97 ൈ 10ହ12492902 ൈ 59.78 ൌ 36.15 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄ ൌ  ݅ݏ݇ 0.52
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4.1.2.4 Cortante por carga muerta 

Se determinan los valores de cortante máximo por carga muerta. 

௚ݓ ൌ 632.23 ݇݃ ݉⁄  →  ௚ܸ ൌ ௚ݓ 2ܮ ൌ  ݊݋ܶ 15.81

௟௢ݓ ൌ 1200 ݇݃ ݉⁄  →  ௟ܸ௢ ൌ ௟௢ݓ 2ܮ ൌ  ݊݋ܶ 30

ௌ஽௅ݓ ൌ 575.4 ݇݃ ݉⁄  →  ௌܸ஽௅ ൌ ௌ஽௅ݓ 2ܮ ൌ  ݊݋ܶ 14.39

 

4.1.2.5 Cortante por carga viva 

Debido a que la luz del puente es de 50 metros la carga que predomina para 
obtener el máximo cortante en el extremo es la de la carga distribuida. 

௅ܸ ൌ 0.64 ൈ 1642 ൅ 26 ൌ ݏ݌݅݇ 78.5 ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

Tanto el impacto, como el factor de distribución ya fueron determinados 
anteriormente, por lo tanto: 

 

Viga Interior 

௅ܸାூ ൌ ௅ܸ2 ൈ ሺ1 ൅ ሻܫ ൈ ݂݀ ൌ 78.52 ൈ 1.17 ൈ 1.49 ൌ  ݏ݌݅݇ 68.4

௅ܸାூ ൌ  ݊݋ܶ 31.1

 

Viga Exterior 

௅ܸାூ ൌ ௅ܸ2 ൈ ሺ1 ൅ ሻܫ ൈ ݂݀ ൌ 78.52 ൈ 1.17 ൈ 1.36 ൌ  ݏ݌݅݇ 62.5

௅ܸାூ ൌ  ݊݋ܶ 28.4
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4.1.2.6 Determinación de esfuerzo de corte ܸ ൌ ௚ܸ ൅ ௟ܸ௢ ൅ ௌܸ஽௅ ൅ ௅ܸାூ ൌ  ݊݋ܶ 91.3

௩݂ ൌ ܦܸ ൈ ௪ݐ ൌ 91.3 ൈ 10ଷ214.4 ൈ 1.8 ൌ 236.58 ݇݃ ܿ݉ଶ ൌ ⁄݅ݏ݇ 3.38  

 

El esfuerzo es menor que el admisible. 

 

4.1.3 Rigidizadores 

Se aplican los artículos AASHTO 10.34.4.1, AASHTO 10.34.4.2, AASHTO 10.34.4.3 para 
el diseño de los rigidizadores. 

Pueden ser omitidos si: 

௩݂ ൏  ௩ܨ

௩ܨ ൌ 7.33 ൈ 10଻ሺܦ ⁄௪ݐ ሻଶ ൑ ௬3ܨ  

௩ܨ ൌ 7.33 ൈ 10଻ሺ214.4 1.8⁄ ሻଶ ൌ ݅ݏ݇ 5.17 ൑  ݅ݏ݇ 17

ó ݐܦ௪ ൑ ௪ݐܦ 150 ൌ 214.41.8 ൌ 119.11 

Por lo tanto no se necesitan rigidizadores transversales intermedios, sin embargo se 
usarán para amarrar los diafragmas.  

 

Espaciamiento máximo para los rigidizadores 

El espaciamiento máximo de los rigidizadores transversales será: ݀௢ ൌ ሾ260ܦ ሺܦ ⁄௪ݐ ሻ⁄ ሿଶ ൌ 214.4ሾ260 119.11⁄ ሿଶ ݀௢ ൌ 10.2 ݉ 
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El primer rigidizador transversal intermedio tiene un espaciamiento máximo de: ݀௢ᇱ ൑ ܦ1.5 ൌ 1.5 ൈ 214.4 ݀௢ᇱ ൑ 3.2 ݉ 

La disposición se muestra a continuación en la figura 11: 

 

Figura 11.- Espaciamiento de rigidizadores transversales. 

 

El espaciamiento escogido para el primer rigidizador transversal intermedio es de  
d’0=2.50 metros. El de los rigidizadores transversales intermedios es d d0= 7.50 metros.  

 

4.1.3.1 Rigidizador Transversal en Apoyo 

Deberá haber rigidizadores transversales en los apoyos extremos o apoyos 
intermedios continuos  en vigas armadas soldadas, según AASHTO 10.34.6.1. 

 

Usar PL 200 X 20 mm (A36)  ܸ ൌ ܮ  ݊݋ܶ  91.3 ൌ 214.4 ܿ݉ 

ݐ ൒ ܾᇱ12 ඨ ௬33000ܨ ൌ 20012 ඨ3600033000 ൌ 17.4  ݉݉ 

 

a. Pandeo Local 

ܾᇱݐ ൑ 0.48ඨ ௬ܨܧ  →  20020 ൑ 0.48ඨ2900036  

10 ൑ 12.8 
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b. Resistencia en apoyo ܣ௣௡ ൌ 2ሾሺܾᇱ െ ܽሻݐሿ ൌ 2ሾሺ200 െ 40ሻ ൈ 20ሿ ൌ 6400 ݉݉ଶ ܣ௣௡ ൌ 9.92 ݅݊ଶ 

௥ܤ  ൌ ௔ܨ௣௡ܣ ൌ 9.92 ൈ ሺ0.8 ൈ 36ሻ ൌ ௥ܤ (AASHTO Tabla 10.3.21.A) ݏ݌݅݇ 285.70 ൌ ݊݋ܶ 129.86 ൒  ݊݋ܶ 91.3

 

c. Resistencia Axial ܣ௦ ൌ 2ሾܾᇱ ൈ ሿݐ ൅ ௪ଶݐ18 ൌ 2ሾ200 ൈ 20ሿ ൅ 18ሺ18ଶሻ ܣ௦ ൌ 13832 ݉݉ଶ ൌ 21.44 ݅݊ଶ 

 

ோܫ ൌ ݐ ൈ ሺ2 ൈ ܾᇱ ൅ ௪ሻଷ12ݐ ൌ 20 ൈ ሺ2 ൈ 200 ൅ 18ሻଷ12 ൌ 121.7 ൈ 10଺ ݉݉ସ ܫோ ൌ 292.39 ݅݊ସ 

 

ݎ ൌ ඨܫோܣ௦ ൌ ඨ292.3921.44 ൌ 3.69 ݅݊ 

ݎܮܭ ൑ 140 →  0.75 ൈ ሺ214.4 2.54⁄ ሻ3.69 ൌ 17.2 ൑ 140 

ݎܮܭ ൑ ௖ܥ  → ௖ܥ  ൌ ඨ2ߨଶܨܧ௬ ൌ 126.1 

 

௔ܨ ൌ ܵܨ௬ܨ ቈ1 െ ሺܮܭ ⁄ଶݎ ሻܨ௬4ߨଶܧ ቉ ൌ 16980 െ 0.53ሺܮܭ ⁄ݎ ሻଶ 

௔ܨ ൌ 16980 െ 0.53ሺ17.2ሻଶ ൌ  ݏ݌݅݇ 16.8

௔ܲ ൌ ௚ܣ௔ܨ ൌ 16.8 ൈ 21.44 ൌ  ݏ݌݅݇ 360

௔ܲ ൌ ൒ ݊݋ܶ 163.6  OK ݊݋ܶ 91.3
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4.1.3.2 Rigidizadores Transversales Intermedios 

Usar PL 150 X 10 mm  Acero estructural A36 

 

• Primer Rigidizador Transversal Intermedio ݀௢ᇱ ൌ ௠௜௡ܫ ݉ 2.5 ൌ ݀௢ᇱ ൈ ௪ଷݐ ൈ ܬ ܬ ൌ 2.5ሺܦ ݀௢ᇱ⁄ ሻଶ െ 2 ൑ 0.5 → ܬ ൌ 2.5ሺ2144 2500⁄ ሻଶ െ 2 ൌ െ0.16 ܬ ൌ ௠௜௡ܫ 0.5 ൌ 2500 ൈ 18ଷ ൈ 0.5 ൌ 7.29 ൈ 10଺ ݉݉ସ 

 

ோܫ ൌ ݐ ൈ ሺ2 ൈ ܾᇱ ൅ ௪ሻଷ12ݐ ൌ 10 ൈ ሺ2 ൈ 150 ൅ 18ሻଷ12 ൌ 26.8 ൈ 10଺ ݉݉ସ ܫோ ൒  ௠௜௡ OKܫ

 

• Rigidizador Transversal Intermedio ݀௢ ൌ ௠௜௡ܫ ݉ 7.5 ൌ ݀଴ ൈ ௪ଷݐ ൈ ܬ ܬ ൌ 2.5ሺܦ ݀௢⁄ ሻଶ െ 2 ൑ 0.5 → ܬ ൌ 2.5ሺ2144 7500⁄ ሻଶ െ 2 ൌ െ1.8 ܬ ൌ ௠௜௡ܫ 0.5 ൌ 7500 ൈ 18ଷ ൈ 0.5 ൌ 21.87 ൈ 10଺ ݉݉ସ 

ோܫ  ൌ 26.8 ൈ 10଺ ܫோ ൒  ௠௜௡ OKܫ
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4.1.4 Diafragmas 

Se aplican los artículos AASHTO 3.15 y AASHTO 10.20.2.2 para el diseño de los 
diafragmas considerando como carga la de viento. 

 

Carga de viento ܹ ൌ ݏܾ݈ 50 ⁄ଶݐ݂ ൌ 245 ݇݃ ݉ଶ⁄  

 

a. Fuerzas de viento 

௕ܹ௙ ൌ ܹ ݄௩2 ൌ 245 ൈ 2.202 ൌ 269.5 ݇݃ ݉⁄  

௧ܹ௙ ൌ ܹ ൬ܪ െ ݄௩2 ൰ ൌ 245 ൈ ൬3.7 െ 2.202 ൰ ൌ 637 ݇݃ ݉⁄  

 

b. Fuerza en elementos ܨ஽ ൌ 1.14ܹܵௗ  ܵௗ ൌ  ݏܽ݉݃ܽݎ݂ܽ݅݀ ݁݀ ó݊݅ܿܽݎܽ݌݁ݏ

 

Puntal Inferior ܨ௕௙ ൌ 1.14 ௕ܹ௙ܵௗ ൌ 1.14 ൈ 269.5 ൈ 7.5 ൌ  ݊݋ܶ 2.3

 

Diagonal 

ௗܨ ൌ 1.14 ௧ܹ௙cos ߮ ܵௗ ൌ 1.14 ൈ 637cos 60 ൈ 7.5 ൌ  ݊݋ܶ 10.9

 

c. Diseño de elementos 

Puntal Inferior 

Usar L 100 X 100 X 10 mm (A36)        ܣ௚ ൌ 19 ܿ݉ଶ  ݎ ൌ ܮ  ݉ܿ 3.08 ൌ 250 ܿ݉ 
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ݎܮܭ ൑ 140 →  0.75 ൈ 2503.08 ൌ 60.9 

 

ݐܾ ൌ 10010 ൌ 10 

ݐܾ ൑ 0.45ඨ ௬ ൌܨܧ 0.45ඨ2900036 ൌ 12.8 

ݎܮܭ  ൑ ௖ܥ  → ௖ܥ  ൌ 126.1 

 

௔ܨ  ൌ 16980 െ 0.53ሺܮܭ ⁄ݎ ሻଶ ܨ௔ ൌ 16980 െ 0.53ሺ60.9ሻଶ ൌ ݏ݌݅݇ 15.0 ൌ 1050 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄  

௔ܲ ൌ ௚ܣ௔ܨ ൌ 1050 ൈ 19 ൌ ݊݋ܶ 20.0 ൒  OK ݊݋ܶ 2.3

 

Diagonal 

Usar L 75 X 75 X 10 mm (A36)        ܣ௚ ൌ 14 ܿ݉ଶ  ݎ ൌ ܮ  ݉ܿ 2.28 ൌ 250 ܿ݉ 

ݎܮܭ  ൑ 140 →  0.75 ൈ 2502.28 ൌ 82.2 

 

ݐܾ ൌ 758 ൌ 9.4 

ݐܾ ൑ 0.45ඨ ௬ ൌܨܧ 0.45ඨ2900036 ൌ 12.8 
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ݎܮܭ ൑ ௖ܥ  → ௖ܥ  ൌ 126.1 

௔ܨ  ൌ 16980 െ 0.53ሺܮܭ ⁄ݎ ሻଶ ܨ௔ ൌ 16980 െ 0.53ሺ82.2ሻଶ ൌ ݏ݌݅݇ 13.4 ൌ 938 ݇݃ ܿ݉ଶ⁄  

௔ܲ ൌ ௚ܣ௔ܨ ൌ 938 ൈ 14 ൌ ݊݋ܶ 13.1 ൒  OK ݊݋ܶ 10.9

 

4.1.5 Análisis con SAP2000 

Debido a la complejidad en el análisis manual de un tramo con curvatura horizontal, su 
análisis estructural se lo realizará con la ayuda del programa SAP2000, que cuenta con 
el módulo conocido con el nombre Bridge Modeler para modelar puentes. 
Inicialmente para verificar la confiabilidad del módulo de puentes con que cuenta el 
SAP2000,  se modelará la superestructura con un ángulo de 0°, cuyos resultados se 
compararán con los obtenidos manualmente del numeral anterior.  
 

 

 

Figura 12.- Puente metálico θ= 0°. 
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4.1.5.1 Deflexión límite por carga viva 

Según AASHTO 10.6 miembros con luces simplemente apoyadas o continuas 
deberá ser diseñada para que la deflexión por carga viva más impacto no exceda 1 800⁄  de la luz, por lo tanto para una luz de puente de 50 metros la máxima 
deflexión es de: 800ܮ ൌ 5000800 ൌ 6.25 ܿ݉ 

 

La deflexión obtenida del análisis por carga viva más impacto fue de 3.00 cm, lo 
cual está dentro del rango permisible ya que se obtiene una relación de: 3.00ܮ ൌ 50003.00 ൌ 1667 → 800ܮ  ൏  1667ܮ

 

4.1.5.2 Momentos y cortantes 

Los momentos máximos corresponden en el centro del claro, mientras que los 
cortantes máximos en el extremo de la viga más crítica. 

 

Tabla 2.- Momentos y cortantes máximos 

MOMENTO CORTANTE
(Ton-m) (Ton) 

DL 569.64 47.76 
SDL 178.33 14.94 
LL + I 210.52 30.90 

DL = Carga Muerta 
SDL = Carga Superimpuesta 
LL + I = Carga Viva + Impacto 
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4.2 Puentes con curvatura horizontal 

El análisis de los puentes con curvatura horizontal se los realizó con la ayuda del 
SAP2000. 

4.2.1 Modelos curvos 

• Puente con ángulo subtendido 5° 

 

Figura 13.- Puente metálico θ= 5°. 

 
 
 
 

• Puente con ángulo subtendido 15° 

 

Figura 14.- Puente metálico θ= 15°. 
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• Puente con ángulo subtendido 30° 

 

Figura 15.- Puente metálico θ= 30°. 

 

 

 

• Puente con ángulo subtendido 40° 

 

Figura 16.- Puente metálico θ= 40°. 
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• Puente con ángulo subtendido 50° 

 

Figura 17.- Puente metálico θ= 50°. 

 

 

 

• Puente con ángulo subtendido 60° 

 

Figura 18.- Puente metálico θ= 60°. 
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4.2.2 Resultados de análisis 

Las siguientes tablas muestran los resultados obtenidos para los distintos modelos en 
función del ángulo subtendido, manteniendo las secciones originales de todos los 
elementos estructurales de la superestructura recta, es decir θ= 0° (sin considerar 
reforzamientos por efecto de la curva), con la finalidad de que se puedan comparar 
entre ellas. 

 

4.2.2.1 Deformaciones 

La viga analizada es la más crítica que corresponde a la exterior con mayor 
longitud. 

 

Tabla 3.- Deformación por carga viva + impacto 

ANGULO RADIO LONG. VIGA 
EXTERIOR ΔLL+I VALOR 

(GRADOS) (m) (m) (cm) (K) 
0 - 50.00 3.00 1667 
5 572.96 50.44 3.23 1562 

15 190.99 51.31 3.83 1340 
30 95.49 52.62 5.07 1038 
40 71.62 53.49 6.19 864 
50 57.3 54.37 7.38 737 
60 47.75 55.24 9.18 602 

K= Longitud/ΔLL+I 

*ΔLL+I PERMISIBLE L/800 
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Figura 19.- Ángulo subtendido vs. Deformación. 

 

 

 

Figura 20.- Ángulo subtendido vs. Relación K
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4.2.2.2 Demanda 

La viga analizada es la más crítica que corresponde a la exterior con mayor longitud. 

 

 

Tabla 4.- Demanda de cargas actuantes para sección tipo 

MOMENTO CORTANTE TORSION 
(Ton-m) (Ton) (Ton-m) 

θ DL SDL LL+I DL SDL LL+I DL SDL LL+I 
0 569.64 178.33 210.52 47.76 14.94 30.90 - - 7.05 
5 591.88 185.30 235.91 55.37 17.32 33.00 5.79 1.81 8.48 

15 642.17 201.06 253.97 71.26 22.30 37.64 16.86 5.27 11.15 
30 720.60 225.63 281.85 94.66 29.63 44.87 27.92 8.74 15.66 
40 777.49 243.46 302.27 110.61 34.63 50.05 36.80 11.52 18.69 
50 821.73 257.32 316.85 127.60 39.96 55.81 40.26 12.60 19.28 
60 887.37 277.88 340.96 145.82 45.67 62.27 49.41 15.47 22.59 

DL = Carga Muerta 
SDL = Carga Superimpuesta 
LL = Carga Viva + Impacto 
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o Diagramas de momento 

 

Figura 21.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga muerta. 
 

 

 

Figura 22.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga superimpuesta. 
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Figura 23.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga viva + impacto. 
 

 

o Diagramas de cortante 

 

Figura 24.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga muerta. 
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Figura 25.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga superimpuesta. 
 

 

 

Figura 26.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga viva +impacto. 
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o Diagramas de torsión 

 

Figura 27.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga muerta. 
 

 

 

Figura 28.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga superimpuesta. 
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Figura 29.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga viva + impacto. 

 

4.2.2.3 Esfuerzos 

La viga analizada es la más crítica que corresponde a la exterior con mayor 
longitud. 

 

Tabla 5.- Propiedades de sección tipo 

Propiedades de Sección Transversal Base 

D = 214.40 cm If = 50400.00 cm2 

tw = 1.80 cm E/G = 2.60 cm6 

tf = 2.80 cm Cw = 1.19E+09   
J = 1294.87 cm4 λ = 8.68E-04   

Sección Simple Sección Compuesta 

Sb = 61395.42 cm3 Sbc = 77109.19 cm3 

St = 52029.49 cm3 Stc = 208966.38 cm3 

 

 

 

 

0

5

10

15

20

25

0 10 20 30 40 50 60

To
si

on
 LL

+I
 (T

on
-m

)

Angulo (°)

θ vs TLL+I



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

44 
 

 

Tabla 6.- Esfuerzos Máximos 

 LONG FLEXION CORTE TORSION CORTE 
TOTAL 

(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) 

θ L fb ft υv υs fv 

0 5000 1432 1281 243 379 622 
5 5044 1510 1339 274 870 1144 

15 5131 1636 1452 340 1819 2159 
30 5262 1832 1628 438 2902 3341 
40 5349 1974 1755 506 3751 4258 
50 5437 2083 1854 579 4074 4653 
60 5524 2248 2002 658 4982 5639 

 

 

Tabla 7.- Comparación de esfuerzos admisibles contra esfuerzos actuantes 

 FLEXION ADMISIBLE CORTE TORSION CORTE 
TOTAL ADMISIBLE

(ksi) (ksi) (ksi) (ksi) (ksi) (ksi) 

θ fb ft fa υv υs fv fav 

0 20.46 18.30 27.00 3.46 5.42 8.89 17.00 
5 21.58 19.13 27.00 3.91 12.43 16.34 17.00 

15 23.37 20.74 27.00 4.86 25.99 30.85 17.00 
30 26.17 23.25 27.00 6.26 41.46 47.72 17.00 
40 28.20 25.08 27.00 7.23 53.59 60.82 17.00 
50 29.76 26.49 27.00 8.27 58.21 66.47 17.00 
60 32.11 28.60 27.00 9.39 71.17 80.56 17.00 
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o Diagrama de esfuerzos por flexión 

 

Figura 30.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en la fibra inferior. 

 

 

 

Figura 31.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en la fibra superior. 
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o Diagrama de esfuerzos de corte 

 

Figura 32.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo de corte. 

 

 

 

Figura 33.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo de corte por torsión. 
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Figura 34.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo total de corte. 
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4.2.2.4 Reacciones 

Las reacciones de las superestructuras se muestran en la figura 35. 

 

Tabla 8.- Reacciones de la superestructura 

θ = 0° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 47.90 44.77 44.67 44.77 47.90 47.90 44.77 44.67 44.77 47.90 
SDL 14.97 14.02 13.95 14.02 14.97 14.97 14.02 13.95 14.02 14.97 
LL+I 31.52 26.43 22.34 11.57 -4.63 31.52 26.43 22.34 11.57 -4.63 

θ = 5° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 55.84 45.84 44.73 43.84 39.79 55.84 45.83 44.73 43.83 39.79 
SDL 17.45 14.36 13.97 13.73 12.42 17.45 14.35 13.97 13.73 12.42 
LL+I 35.49 29.82 21.37 11.41 -6.06 35.49 29.82 21.37 11.41 -6.06 

θ = 15° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 72.38 48.17 45.17 42.17 22.13 72.38 48.17 45.17 42.16 22.13 
SDL 22.63 15.09 14.11 13.20 6.90 22.63 15.08 14.11 13.20 6.90 
LL+I 40.13 30.50 21.70 11.04 -10.21 40.13 30.50 21.71 11.04 -10.21

θ = 30° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 96.46 52.39 46.87 41.40 -7.11 96.46 52.39 46.87 41.41 -7.11 
SDL 30.18 16.41 14.64 12.94 -2.25 30.18 16.40 14.64 12.95 -2.25 
LL+I 46.99 32.03 22.96 11.32 -19.59 46.98 32.02 22.96 11.32 -19.59

θ = 40° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 112.98 55.65 48.77 41.04 -28.43 112.99 55.64 48.76 41.05 -28.43
SDL 35.35 17.43 15.24 12.83 -8.93 35.36 17.43 15.24 12.83 -8.93 
LL+I 51.92 33.00 23.75 11.40 -27.08 51.91 32.99 23.75 11.41 -27.08

θ = 50° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 131.54 58.93 50.28 39.37 -50.09 131.55 58.91 50.27 39.36 -50.07
SDL 41.18 18.44 15.71 12.30 -15.71 41.18 18.43 15.71 12.30 -15.70
LL+I 57.92 33.27 23.75 10.91 -34.74 57.91 33.28 23.76 10.91 -34.73

θ = 60° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 150.34 63.18 53.22 39.31 -76.04 150.36 63.16 53.20 39.30 -76.01
SDL 47.07 19.77 16.63 12.28 -23.83 47.07 19.77 16.63 12.28 -23.82
LL+I 69.49 34.95 25.06 11.08 -44.33 64.53 34.65 25.07 11.08 -44.31
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Figura 35.- Reacciones. 

 

o Diagrama de reacciones 

 

Figura 36.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga muerta. 

 

 

-100

-50

0

50

100

150

200

0 10 20 30 40 50 60

Fu
er

za
 (T

on
)

θ (°)

REACCIONES (DL)

R1 R2 R3 R4 R5

R1

R2 
R3

R4

R5

R6

R7 
R8

R9

R10



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

50 
 

 

 

Figura 37.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga superimpuesta. 

 

 

 

Figura 38.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga viva + impacto. 
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4.2.3 Diseño de puentes curvos 

En base a los resultados y las cargas actuantes se diseñan las distintas superestructuras 
para que satisfagan las condiciones estructurales de serviciabilidad y resistencia. 

Ver Anexo A  para diseño. 
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CAPÍTULO 5 

SUPERESTRUCTURA DE HORMIGÓN PRESFORZADO 
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CAPÍTULO 5 

SUPERESTRUCTURA DE HORMIGÓN PRESFORZADO 

5.1 Puente sin curvatura horizontal 

5.1.1 Dimensiones mínimas de sección ݄ ൌ ܮ0.045 ൌ 0.045 ൈ 50 ൌ 2.25 ݉ ܵᇱ ൑ 2݄ ൌ 2 ൈ 2.25 ൌ 4.5 ݉ ܾ ൒ 12 ݅݊ ሺ30 ܿ݉ሻ 
௧ݐ ൒ 1ܵ6  ó 6 ݅݊ ሺ15 ܿ݉ሻ 
௕ݐ ൒ 1ܵ6  ó 5.5 ݅݊ ሺ14 ܿ݉ሻ  ݄݂݈ܿܽܽ݊݁4 ݁݀ ݏ ݅݊ ሺ10 ܿ݉ሻ ൈ 4 ݅݊ ሺ10 ܿ݉ሻ ݉݅݊ ݏ݋݉݁ݎݐݔ݁ ݏܽ݉݃ܽݎ݂ܽ݅ܦ ܾ ൌ 18 െ 36 ݅݊ ሺ45 െ 90 ܿ݉ሻ ݏ݋݅݀݁݉ݎ݁ݐ݊݅ ݏܽ݉݃ܽݎ݂ܽ݅ܦ ܾ ൌ 8 ݅݊ ሺ20 ܿ݉ሻ    
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Dimensiones escogidas ݄ ൌ 2.25 ݉ ܵᇱ ൌ 2.50 ݉ ܾ ൌ 30 ܿ݉ 

௧ݐ ൒ 22016 ൌ 13.75 ܿ݉ → ௧ݐ  ൌ 20 ܿ݉ 

௕ݐ ൒ 22016 ൌ 13.75 ܿ݉ → ௧ݐ  ൌ ሺ10 ܿ݉ሻ ݊݅ 4 ݁݀ ݏ݈݂݄݁݊ܽܽܿ ݉ܿ 15 ൈ 4 ݅݊ ሺ10 ܿ݉ሻ 
No se hace uso de diafragmas intermedios. 

Los diafragmas en los extremos son de 50 cm de ancho.  
Donde la sección a diseñar se muestra en la figura 39: 

 

 

Figura 39.- Sección transversal cajón. 
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5.1.2 Losa 

Se emplean los artículos de AASHTO 8.9.2 y AASHTO 3.24.1.2a.  

5.1.2.1 Altura mínima de losa ݄ ൌ 0.055ܵ ܵ ൌ ܵᇱ െ ܾ ൌ 2.50 െ 0.30 ൌ 2.20 ݉ ܵ ൌ ݄ ݐ݂ 7.22 ൌ 0.055 ൈ 7.22 ൌ ݐ݂ 0.43 ൌ 13.2 ܿ݉ ݄ ൌ 20 ܿ݉ 

 

5.1.2.2 Carga Muerta ݈ܽݏ݋ ሺݓ௟௢ሻ ൌ 480  ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔ሻݓሺ ݋ݐ݈݂ܽݏܽ  ൌ 110 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔௖ሻݓሺ ݏܽݎ݁ܿܽ  ൌ 480  ݇݃ ݉ଶ⁄ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ  ൌ 381 ݇݃ 

Las cargas muertas se ingresan al SAP2000 para obtener los mementos aplicados 
sobre la losa como se muestra en las figuras   

 

 

Figura 40.- Sección transversal de carga muerta sobre losa. 
 

 

Figura 41.- Momentos por carga muerta sobre losa. 
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Los máximos momentos por carga muerta se detallan a continuación:  ܯ஽ି ൌ 1214.69 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐݔ݁ ݋݉ܽݎݐሻ⁄ ஽ିܯ  ൌ 432.89 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐ݊݅ ݋݉ܽݎݐሻ⁄ ஽ାܯ  ൌ 237.79 ݇݃ െ ݉ ݉ ሺݎ݋݅ݎ݁ݐ݊݅ ݋݉ܽݎݐሻ⁄  

 

5.1.2.3 Carga Viva 

Se determina el momento por carga viva de un tramo interior sobre la losa 
aplicando el artículo AASHTO 3.24.3.1. 

௅ܯ ൌ 0.8 ൈ ൬ܵ ൅ 232 ൰ ଶܲ଴ ൌ ൬7.22 ൅ 232 ൰ ൈ 16000 ൌ 3688 ݏܾ݈ െ ݁݅݌ ⁄݁݅݌  

 

Se determina el momento por carga viva de un tramo de volado sobre la losa 
aplicando el artículo AASHTO 3.24.5.1.1. ܧ ൌ 0.8ܺ ൅ 3.75 

௅ܯ ൌ ൬ܲܧ൰ ܺ ∗ 

*No aplica debido que la carga aplicada a un pie del borde de la acera no cae sobre 
el volado. 

 

Impacto 

Se determina el porcentaje de impacto debido a la carga viva según artículo 
AASHTO 3.8.2.1. 

ܫ ൌ ܮ50 ൅ 125 ൑ 0.30 

ܫ ൌ 508.20 ൅ 125 ൌ ௅ାூܯ 0.38 ൌ ሺ1.0 ൅ ሻܫ ൈ ௅ܯ ൌ ሺ1.0 ൅ 0.30ሻ ൈ ௅ାூܯ 3688 ൌ 4794.4 ݏܾ݈ െ ݁݅݌ ⁄݁݅݌  
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5.1.2.4 Diseño de losa 

Momentos de tramo interior en losa: ܯ஽ି ൌ 432.89 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூିܯ  ൌ 2179.27 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ஽ାܯ  ൌ 237.79 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூାܯ  ൌ 2179.27 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  

 

Momentos de volado en losa: ܯ஽ି ൌ 1214.69 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௅ାூିܯ  ൌ 0.00 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  

 

Máxima combinación según AASHTO para el diseño, donde se obtiene: ܯ௎ ൌ 1.3ሾ1.0ܮܦ ൅ 1.67ሺܮܮ ൅ ௎ିܯ ሻሿܫ ൌ 1.3ሾ1.0 ൈ 432.89 ൅ 1.67 ൈ 2179.27ሿ ൌ 5293.95 ݇݃ െ ݉ ݉⁄ ௎ାܯ  ൌ 1.3ሾ1.0 ൈ 237.79 ൅ 1.67 ൈ 2179.27ሿ ൌ 5040.32 ݇݃ െ ݉ ݉⁄  

 

A partir de la geometría de la losa y propiedades se obtiene al acero de refuerzo 
necesario para cubrir el diseño: ܾ ൌ 100 ܿ݉   ݀ି ൌ 15.8 ܿ݉ ݄ ൌ 20 ܿ݉   ݀ା ൌ 16.8 ܿ݉ 

 

Acero Principal en el sentido perpendicular al tráfico ܣௌି ൌ 9.18ܿ݉ଶ → ߮14ܿ/15 ܿ݉ ሺܣ௦ି ൌ 10.27 ܿ݉ଶሻ ܣௌା ൌ 8.17ܿ݉ଶ → ߮14ܿ/15 ܿ݉ ሺܣ௦ା ൌ 10.27 ܿ݉ଶሻ 
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Acero de Repartición 

Se aplica el artículo AASHTO 3.24.10.2 para obtener el refuerzo inferior en el 
sentido longitudinal del puente. 

% ൌ 220√ܵ ൑ 67% 

% ൌ 220√8.20 ൌ 77% 

ௌାܣ ൌ 67% ൈ 9.18 ൌ 6.15ܿ݉ଶ → ߮12ܿ/15 ܿ݉ 

 

Acero por Retracción 

Se emplea la cuantía necesaria de temperatura del hormigón armado: ߩ ൌ ఘܣ  0.0018 ൌ ߩ ൈ ܾ ൈ ݄ ൌ 3.6ܿ݉ଶ ܾ ൌ ఘܣ  100ܿ݉ ൒ 5.30 ܿ݉ଶ  → ߮12ܿ/20 ܿ݉ ݄ ൌ 20ܿ݉ 

 

Refuerzo de losa 

El detalle del armado de losa se muestra en la figura 42. 

 

Figura 42.- Detalle de refuerzo de losa. 
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5.1.3 Diseño de Viga 

La viga cajón monolíticamente construida y de gran rigidez garantiza un 
comportamiento estructural donde trabaja la sección como un todo. Parámetro que se 
considera en los cálculos posteriores. 

 

5.1.3.1 Flexión por carga muerta 

La carga superimpuesta total (SDL) por metro cuadrado es la siguiente: ܽ݋ݐ݈݂ܽݏ ሺݓ௔ሻ ൌ 92.4 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௔௖ሻݓሺ ݏܽݎ݁ܿܽ  ൌ 76.8 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௕ሻݓሺ ݏܽ݀݊ܽݎܾܽ  ൌ 2 ൈ 381/12.5 ൌ 60.96 ݇݃ ݉ଶ⁄ ௌ஽௅ݓ  ൌ 230.16 ݇݃ ݉ଶ⁄  

 

Se analiza la viga como un solo cuerpo rígido. La sección a diseñar es transformada 
como se muestra en la figura 43. 

 

 

Figura 43.- Sección transversal equivalente de viga cajón. 

 

  

Donde se obtiene los momentos por carga muerta de toda la sección. 

௚ݓ ൌ 16548 ݇݃ ݉ → ௚ܯ  ൌ 16548 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 5171.25 െ ݉ൗ  

ௌ஽௅ݓ ൌ 2877 ݇݃ ݉ → ௌ஽௅ܯ  ൌ 2877 ൈ 50ଶ8 ൌ ݊݋ܶ 899.06 െ ݉ൗ  
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5.1.3.2 Flexión por carga viva 

Debido a que la luz del puente es de 50 metros la carga que predomina para 
obtener el máximo momento es la de la carga distribuida. Se obtiene el máximo 
momento por carril de un tramo simplemente apoyado más su respectivo impacto. 

௅ܯ ൌ 0.64 ൈ 164ଶ8 ൅ 18 ൈ 1644 ൌ 2889.68 ݏ݌݅݇ െ ݐ݂ ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

ܫ ൌ ܮ50 ൅ 125 ൌ 50164 ൅ 125 ൌ ௅ାூܯ 0.17 ൌ 3380.93 ݏ݌݅݇ െ ݐ݂ ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

 

Factor de distribución equivalente 

Se analiza la sección de viga como una sola unidad, por lo tanto se obtiene un 
factor de distribución equivalente (fdEQ)1. 

݂݀ாொ ൌ 14     ݈ܽݐ݋ݐ ݋݄ܿ݊ܽ ൌ 4114 ൌ ௅ାூܯ 2.93 ൌ 3380.93 ൈ 2.93 ൌ ݏ݌݅݇ 9906.12 െ ௅ାூܯ ݐ݂ ൌ ݊݋ܶ 1372.45 െ ݉ 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
                                                            
1 (Taly, 1998) 
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5.1.3.3 Determinación de presfuerzo 

Momentos de diseño ܯ௚ ൌ ݊݋ܶ 5171.25 െ ݉ → ௚ܯ ൌ ݏ݌݅݇ 447903.54 െ ௌ஽௅ܯ ݊݅ ൌ ݊݋ܶ 899.06 െ ݉ → ௌ஽௅ܯ ൌ ݏ݌݅݇ 77871.34 െ ௅ାூܯ ݊݅ ൌ ݊݋ܶ 1372.45 െ ݉ → ௅ାூܯ ൌ ݏ݌݅݇ 118873.44 െ ை்்ܯ ݊݅ ൌ ௚ܯ ൅ ௌ஽௅ܯ ൅ ௅ାூܯ ൌ ݏ݌݅݇ 644648.32 െ ݅݊ 

 

Propiedades de Sección ܣ ൌ 10687.27 ݅݊ଶ ܫ ൌ 12234264.08 ݅݊ସ ݕ௕ ൌ ௧ݕ ݊݅ 48.67 ൌ െ39.91 ݅݊ ܵ௕ ൌ ܫ ⁄௕ݕ ൌ 251355.10 ݅݊ଷ    ܵ௧ ൌ ܫ ⁄௧ݕ ൌ െ306550.57 ݅݊ଷ ݎଶ ൌ ܫ ⁄ܣ ൌ 1144.75 ݅݊ଶ ݇௕ ൌ െݎଶ ⁄௧ݕ ൌ 28.69 ݅݊ ݇௧ ൌ െݎଶ ⁄௕ݕ ൌ െ23.52 ݅݊ 

 

Propiedades del hormigón 

௖݂ᇱ ൌ  ݅ݏ݌ 6000

௖݂௜ᇱ ൌ 0.8 ௖݂ᇱ ൌ  ݅ݏ݌ 4800
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Según AASHTO STANDARD los esfuerzos admisibles descritos anteriormente son: 

௧݂௥௜ ൌ 3ට ௖݂௜ᇱ ൌ  ݅ݏ݇ 0.21

௖݂௜ ൌ െ0.55 ௖݂௜ᇱ ൌ െ2.64 ݇݅ݏ 

௖݂௦ ൌ െ0.40 ௖݂ᇱ ൌ െ2.40 ݇݅ݏ 

௧݂௥௦ ൌ 6ඥ ௖݂ᇱ ൌ  ݅ݏ݇ 0.46

 

Propiedades del presfuerzo 

௣݂௨ ൌ  ݅ݏ݇ 270

௣݂௜ ൌ 0.70 ௣݂௨ ൌ  ݅ݏ݇ 189

௣݂௘ ൌ ߟ ௣݂௜; ߟ  ൌ 0.80 →  ௣݂௘ ൌ  ݅ݏ݇ 151.2

Se usará torones de 7 alambres estándar → ఝܣ  ൌ 0.153 ݅݊ଶ 

 

Requisitos del diseño 

Se aplica las ecuaciones de Magnel para encontrar la excentricidad y carga de 
presfuerzo inicial (Pi): 

1. 1 ௜ܲ⁄ ൌ ሺ݁ െ ݇௕ሻ ൫ܯ௚ െ ܵ௧ ௧݂௥௜൯⁄  

2. 1 ௜ܲ⁄ ൌ ሺ݁ െ ݇௧ሻ ൫ܯ௚ െ ܵ௕ ௖݂௜൯⁄  

3. 1 ௜ܲ⁄ ൌ ሺ݁ߟ െ ݇௕ሻ ሺ்ܯை் െ ܵ௧ ௖݂௦ሻ⁄  

4. 1 ௜ܲ⁄ ൌ ሺ݁ߟ െ ݇௧ሻ ሺ்ܯை் െ ܵ௕ ௧݂௥௦ሻ⁄  

 

Tabla 9.- Cuadro para curvas de Diagrama de Magnel 

1/Pi 
e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4 
0 -5.61E-05 2.12E-05 2.52E-04 3.56E-05 

200 3.35E-04 2.01E-04 -1.51E-03 3.39E-04 
40.8 2.37E-05 5.79E-05 -1.06E-04 9.75E-05 
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A partir de la tabla 9 se obtiene el Diagrama de Magnel, figura 44. 

 

 

Figura 44.- Diagrama de Magnel. 

 

Para la excentricidad seleccionada de 40.8 in., el presfuerzo inicial es: 1ܲ௜ ൌ 9.75 ൈ 10ିହ ݇݅ିݏ݌ଵ ሺܿܧ. 4ሻ 

௜ܲ ൌ  ݏ݌݅݇ 10257.61

 

Número de Torones ்ܨ ൌ ఝܣ ௣݂௜ ൌ 0.153 ൈ 189 ൌ 28.92 ݏ݌݅݇ ⁄ó݊ݎ݋ܶ  

்ܰ ൌ ௜்ܲܨைோைே ൌ 10257.6128.92 ൌ   ݏ݁݊݋ݎ݋ܶ 354.69
்ܰ ൌ  ݏ݁݊݋ݎ݋ܶ 360
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௜ܲ ൌ ்ܨ்ܰ ൌ 360 ൈ 28.92 ൌ  ݏ݌݅݇ 10411.2

௘ܲ ൌ ߟ ௜ܲ ൌ 0.8 ൈ 10411.2 ൌ  ݏ݌݅݇ 8328.96

 

Resumen de fuerzas de presfuerzo y excentricidad ܥ௜ ൌ െ ௜ܲ ൌ െ10411.2 ݇݅ܥ ݏ݌௘ ൌ െ ௘ܲ ൌ െ8328.96 ݇݅ݏ݌ ݁ ൌ 40.80 ݅݊ 

 

5.1.3.4 Determinación de esfuerzos actuantes 

Se consideran dos estados de carga para el diseño, el primero a la transferencia, 
justo después de las pérdidas inmediatas, el segundo en servicio, después de las 
pérdidas diferidas. 

a. ௜ܲ ൅   ሻܽ݅ܿ݊݁ݎ݂݁ݏ݊ܽݎ௣௣ ሺܶݍ
௧݂௜ ൌ ܣ௜ܥ ൅ ௜݁ܵ௧ܥ ൅ ௚ܵ௧ܯ  

௕݂௜ ൌ ܣ௜ܥ ൅ ௜݁ܵ௕ܥ ൅ ௚ܵ௕ܯ  

 

b. ௘ܲ ൅  ሻ݋݅ܿ݅ݒݎை் ሺ்ܵ݁ݍ

௧݂௦ ൌ ܣ௘ܥ ൅ ௘݁ܵ௧ܥ ൅ ை்ܵ௧்ܯ  

௕݂௦ ൌ ܣ௘ܥ ൅ ௘݁ܵ௕ܥ ൅ ை்ܵ௕்ܯ  
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Las condiciones de esfuerzos admisibles para el hormigón presforzado obedecen a 
cada estado de carga, descritos anteriormente. 

a. Transferencia 

௧݂௜ ൑ ௧݂௥௜ 
௕݂௜ ൒ ௖݂௜ 

 

b. Servicio 

௧݂௦ ൒ ௖݂௦ 

௕݂௦ ൑ ௧݂௥௦ 

 

Cálculo de esfuerzos 

a. Transferencia 

௧݂௜ ൌ െ10411.2010687.27 ൅ െ10411.20 ൈ 40.80െ306550.57 ൅ 447903.54െ306550.57 

௧݂௜ ൌ െ1.05 ݇݅ݏ ൑  ݅ݏ݇ 0.21

 

௕݂௜ ൌ െ10411.2010687.27 ൅ െ10411.20 ൈ 40.80251355.10 ൅ 447903.54251355.10 

௕݂௜ ൌ െ0.88 ݇݅ݏ ൒ െ2.64 ݇݅ݏ 

 

b. Servicio 

௧݂௦ ൌ െ8328.9610687.27 ൅ െ8328.96 ൈ 40.80െ306550.57 ൅ 644648.32െ306550.57 

௧݂௦ ൌ െ1.77 ݇݅ݏ ൒  ݅ݏ݇ 2.40

 

௕݂௦ ൌ െ8328.9610687.27 ൅ െ8328.96 ൈ 40.80251355.10 ൅ 644648.32251355.10 

௕݂௦ ൌ ݅ݏ݇ 0.43 ൑  ݅ݏ݇ 0.46
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5.1.3.5 Disposición y trazado de cables 

Las condiciones de diseño son satisfactorias. Se dispondrá de 360 torones con una 
excentricidad máxima de 40.80 in (103.63 cm). Se colocarán 6 ductos de 7 cm de 
diámetro en dos filas en cada nervio. Los 6 ductos tendrán 12 torones cada uno, 
dando el total necesario de 360 torones. Su ubicación y disposición se muestran en 
las figuras 45 y 46. 

 

 

Figura 45.- Sección extrema en nervio. 

 

 

Figura 46.- Sección central en nervio. 
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La tabla 10 determina las ordenadas y abscisas de los cables en el sentido 
longitudinal del puente. 

 

Tabla 10.- Trazado de cables en cada nervio 

CABLES  :    COORDENADAS     

No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6 

Ye (cm) 62.50 112.50 162.50 Ye = Ordenada del cable en el extremo. 
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro. 

L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo  
eb (cm) 61.12 11.12 -38.88 de la viga. 
ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro  
yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga. 

α (grados) 2.41 4.23 6.05 Excentr. (+) del baricentro a zona en 
compresión 

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (-) del baricentro a zona en tracción 

0 62.50 112.50 162.50 L = Longitud de la viga 
5 43.60 79.20 114.80 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior 

10 28.90 53.30 77.70 X = Abscisa desde el extremo izquierdo 
15 18.40 34.80 51.20 Y = Ordenada desde la fibra  inferior  
20 12.10 23.70 35.30 Y = yb + 4 (eb-ec)(L/2-x)^2/L^2 + ec  
25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos 
30 12.10 23.70 35.30 α =  ATAN(4*(eb-ec)/L) 
35 18.40 34.80 51.20 
40 28.90 53.30 77.70 
45 43.60 79.20 114.80 
50 62.50 112.50 162.50 

  

 

 

El trazado de los cables se muestra a continuación en la figura 47. 
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Figura 47.- Trazado de cables. 
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5.1.3.6 Cortante por carga muerta 

El cortante se diseña a una distancia h/2 del apoyo (AASHT0 9.20.2.4). Mediante el 
uso de líneas de influencia se obtienen las fuerzas actuantes a la distancia de 
diseño, figura 48. 

 

 

Figura 48.- Diagrama de línea de influencia de cortante. 

 

Se determina los valores de cortante a la distancia h/2 del apoyo, donde se 
obtiene: 

௚ݓ ൌ ݏܾ݈ 11096.4 ⁄ݐ݂  →  ௚ܸ ൌ 0.9775 ൈ 160.312 ൈ 11096.4 ൌ  ݏ݌݅݇ 869.42

௚ܸ ൌ  ݊݋ܶ 395.19

ௌ஽௅ݓ ൌ ݏܾ݈ 1929.2 ⁄ݐ݂  →  ௌܸ஽௅ ൌ 0.9775 ൈ 160.312 ൈ 1929.2 ൌ  ݏ݌݅݇ 151.16

ௌܸ஽௅ ൌ  ݊݋ܶ 68.71
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5.1.3.7 Cortante por carga viva 

Debido a que la luz del puente es de 50 metros la carga que predomina para 
obtener el máximo cortante a h/2 del apoyo es la de la carga distribuida. 

௅ܸ ൌ 0.9775 ൈ 160.312 ൈ 0.64 ൅ 26 ൈ 0.9775 ൌ ݏ݌݅݇ 75.56 ⁄݈݅ݎݎܽܿ  

Tanto el impacto, como el factor de distribución ya fueron determinados 
anteriormente, por lo tanto: 

௅ܸାூ ൌ ௅ܸ ൈ ሺ1 ൅ ሻܫ ൈ ݂݀ாொ ൌ 75.56 ൈ 1.17 ൈ 2.93 ൌ  ݏ݌݅݇ 193.89

௅ܸାூ ൌ  ݊݋ܶ 88.13

 

5.1.3.8 Diseño por cortante 

Los momentos se calculan a una distancia h/2 del apoyo, para lo cual se hace uso 
nuevamente de las líneas de influencia. Así como también la excentricidad “e” a 
h/2 (e= 6.27 in). 

 

 

Figura 49.- Diagrama de línea de influencia de momento. 

 

Carga Muerta 

௚ݓ ൌ ݏܾ݈ 11096.4 ⁄ݐ݂  → ௚ܯ  ൌ 3.61 ൈ 160.312 ൈ 11096.4 ൌ ݏ݌݅݇ 3210.85 െ  ݐ݂

ௌ஽௅ݓ ൌ ݏܾ݈ 1929.2 ⁄ݐ݂  → ௌ஽௅ܯ  ൌ 3.61 ൈ 160.312 ൈ 1929.2 ൌ ݏ݌݅݇ 558.23 െ  ݐ݂



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

71 
 

Carga Viva 

௅ܯ ൌ 3.61 ൈ 160.312 ൈ 0.64 ൅ 18 ൈ 3.61 ൌ ݏ݌݅݇ 250.17 ⁄݈݅ݎݎܽܿ ௅ାூܯ  ൌ ௅ܸ ൈ ሺ1 ൅ ሻܫ ൈ ݂݀ாொ ൌ 250.17 ൈ 1.17 ൈ 2.93 ൌ ݏ݌݅݇ 857.61 െ  ݐ݂

 

Cálculo de resistencia al corte del hormigón 

El artículo AASHTO 9.20.2 se emplea para calcular la resistencia para elementos 
presforzados. 

௜ܸ ൌ 1.3ሾ ௌܸ஽௅ ൅ 1.67 ௅ܸାூሿ ൌ 1.3ሾ151.16 ൅ 1.67 ൈ 193.89ሿ 

௜ܸ ൌ  ݏ݌݅݇ 617.44

ெ஺௑ܯ  ൌ 1.3ሾܯௌ஽௅ ൅ ௅ାூሿܯ1.67 ൌ 1.3ሾ558.23 ൅ 1.67 ൈ 857.61ሿ ܯெ஺௑ ൌ ݏ݌݅݇ 2587.57 െ  ݐ݂

 

௖௥ܯ ൌ ൤6ඥ ௖݂ᇱ െ ܣ௘ܥ ቀ1 ൅ ଶݎ௕ݕ݁ ቁ െ ௚ܵ௕ܯ ൨ ܵ௕ 

௖௥ܯ ൌ ൤0.46 െ െ8328.9610687.27 ൬1 ൅ 6.27 ൈ 47.361144.75 ൰ െ 3210.85 ൈ 12251355.10 ൨ ൈ ௖௥ܯ 251355.10 ൌ ݏ݌݅݇ 323796.53 െ ݅݊ → ௖௥ܯ ൌ ݏ݌݅݇ 26980.79 െ  ݐ݂

 

௖ܸ௜ ൌ 0.6ܾ݀ඥ ௖݂ᇱ ൅ ௜ܸܯ௖௥ܯெ஺௑ ൅ ௚ܸ 

௖ܸ௜ ൌ 0.6 ൈ 59.06 ൈ 70.87 ൈ √60001000 ൅ 617.44 ൈ 26980.792587.57 ൅ 869.42 

௖ܸ௜ ൌ  ݏ݌݅݇ 7502.04

 

௖ܸ௜ ൒ 1.7ඥ ௖݂ᇱܾ݀ ൌ 1.7√6000 ൈ 59.06 ൈ 70.87 ൌ 7502.04 ݏ݌݅݇ 551.16 ൒ 551.16 
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௖ܸ௪ ൌ ܾ݀ൣ3.5ඥ ௖݂ᇱ ൅ 0.3 ௖݂௖൧ 

௖݂௖ ൌ ܣ௘ܥ ൅ ௘݁ܵ௕ܥ ൅ ை்ܵ௕்ܯ ൌ െ8328.9610687.27 ൅ െ8328.96 ൈ 6.27251355.10 ൅ 4626.69 ൈ 12251355.10  

௖݂௖ ൌ െ766.21 ݅ݏ݌  ሺܿ݅ݏ݁ݎ݌݉݋ó݊ሻ  

௖ܸ௪ ൌ 59.06 ൈ 70.87ൣ3.5√6000 ൅ 0.3 ൈ 766.21൧ ൌ  ݏ݌݅݇ 2096.86

 

௖ܸ௪ ൑ ௖ܸ௜ →  ௖ܸ௪ ݎܽݏݑ

௖ܸ ൌ ௖ܸ௪ ൌ  ݏ݌݅݇ 2096.86

 

Cálculo de cortante último y refuerzo al corte 

De acuerdo a AASHTO 9.20.3. 

௨ܸ ൌ 1.3ൣ1.0൫ ௚ܸ ൅ ௌܸ஽௅൯ ൅ 1.67 ௅ܸ௅ାூ൧ 

௨ܸ ൌ 1.3ሾሺ869.42 ൅ 151.16ሻ ൅ 1.67 ൈ 193.89ሿ 

௨ܸ ൌ  ݏ݌݅݇ 1747.69

 

௨ܸ ൑ ߮ ௡ܸ → ௡ܸ ൌ ௖ܸ ൅ ௦ܸ 

௨ܸ߮ ൑ ௖ܸ ൅ ௦ܸ → ௦ܸ ൌ ௨ܸ߮ െ ௖ܸ 

௦ܸ ൌ 1747.690.75 െ 2096.86 ൌ  ݏ݌݅݇ 233.39

 

௦ܸ ൑ 8ඥ ௖݂ᇱܾ݀ ൌ 8√6000ሺ59.06ሻሺ70.87ሻ ൌ ݏ݌݅݇ 2593.71 → 260.39 ൑ 2593.71 

ெ஺௑ݏ ൌ 2݀  ó 0.75݄ ó 24 ݅݊ ሺ90 ܿ݉ ó  168.75 ܿ݉ ó 60 ܿ݉ሻ 

ܵ݅   ௦ܸ ൐ 4ඥ ௖݂ᇱܾ݀ ൌ ݏ݌݅݇ 1296.86 → 260.39 ൏ ݏ௩ܣ ݀ܽݐ݅݉ ݈ܽ ܽ ݁ܿݑ݀݁ݎ ݁ݏ ெ஺௑ݏ  1296.86 ൌ ௦ܸ௬݂݀ ൌ 233.39 ൈ 10ଷ60000 ൈ 70.87 ൌ 0.055 ݅݊ଶ ݅݊⁄ ൌ 0.140 ܿ݉ଶ ܿ݉⁄  
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ݏ௩೘೔೙ܣ ൌ 50ܾ௬݂ ൌ 50 ൈ 59.0660000 ൌ 0.049 ݅݊ଶ ݅݊⁄ ൌ 0.124 ܿ݉ଶ ܿ݉⁄  

ݏ௩ܣ ൗ݋݅ݒݎ݁݊ ൌ 0.1405 ൌ 0.028 ܿ݉ଶ ܿ݉ െ ⁄݋݅ݒݎ݁݊ ݏ ݅ܵ  ൌ 50 ܿ݉ → ௩ܣ ൌ 0.028 ൈ 30 ൌ 0.84 ܿ݉ଶ 

ݏܽ݉ܽݎ 2 ݎܽݏܷ → ఝܣ ൌ 0.842 ൌ 0.42 ܿ݉ଶ;            ߮10݉݉ ൌ 0.79 ܿ݉ଶ ܷ10ܿ/30߮ܧ ݎܽݏ ܿ݉ 

Refuerzo por cortante en extremo de la viga cajón. 

ݏ௩೘೔೙ܣ  ൗ݋݅ݒݎ݁݊ ൌ 0.1245 ൌ 0.025 ܿ݉ଶ ܿ݉ െ ⁄݋݅ݒݎ݁݊ ݏ ݅ܵ  ൌ 60 ܿ݉ → ௩ܣ ൌ 0.025 ൈ 60 ൌ 1.50 ܿ݉ଶ 

ݏܽ݉ܽݎ 2 ݎܽݏܷ → ఝܣ ൌ 1.502 ൌ 0.75 ܿ݉ଶ;            ߮10݉݉ ൌ 0.79 ܿ݉ଶ ܷ10ܿ/60߮ܧ ݎܽݏ ܿ݉ 

Refuerzo por cortante en el centro de la viga cajón. 
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Refuerzo de viga cajón 

 

 

 

Figura 50.- Detalle de armado de viga cajón.
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5.1.4 Análisis con SAP2000 

Las siguientes tablas muestran los resultados obtenidos para los distintos modelos en 
función del ángulo subtendido, manteniendo las secciones originales de todos los 
elementos estructurales de la superestructura recta, es decir θ= 0° (sin considerar 
reforzamientos por efecto de la curva), con la finalidad de que se puedan comparar 
entre ellas. 

 

 

 

Figura 51.- Puente de hormigón presforzado θ= 0°. 
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5.1.4.1 Deflexión límite por carga viva 

Según AASHTO 10.6 miembros con luces simplemente apoyadas o continuas 
deberá ser diseñada para que la deflexión por carga viva más impacto no exceda 1 800⁄  de la luz, por lo tanto para una luz de puente de 50 metros la máxima 
deflexión es de: 800ܮ ൌ 5000800 ൌ 6.25 ܿ݉ 

 

La deflexión obtenida del análisis por carga viva más impacto fue de 1.59 cm, lo 
cual está dentro del rango permisible ya que se obtiene una relación de: 1.59ܮ ൌ 50001.59 ൌ 3145 → 800ܮ  ൏  3145ܮ

 

5.1.4.2 Momentos y cortantes 

Los momentos máximos corresponden en el centro del claro, mientras que los 
cortantes máximos a una distancia h/2 del apoyo, para toda la sección. 

 

Tabla 11.- Momentos y cortantes máximos 

MOMENTO CORTANTE
(Ton-m) (Ton) 

DL 5082.57 416.34 
SDL 862.59 68.63 
LL + I 901.53 79.97 

DL = Carga Muerta 
SDL = Carga Superimpuesta 
LL + I = Carga Viva + Impacto 

 

Para respuestas gráficas obtenidas del SAP2000 ver Anexo __. 
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Para estos momentos se realiza un nuevo diseño de la viga cajón, donde los 
resultados son los siguientes. 

 

Tabla 12.- Cuadro para curvas de Diagrama de Magnel con resultados del SAP2000 

1/Pi 
e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4 
0 -5.78E-05 2.11E-05 1.44E-04 3.88E-05 

200 3.38E-04 2.03E-04 -8.41E-04 3.74E-04 
42.09 2.55E-05 5.95E-05 -6.34E-05 1.09E-04 

 

 

 

Figura 52.- Diagrama de Magnel. 

 

Para la excentricidad seleccionada de 42.09 in., el presfuerzo inicial es: 1ܲ௜ ൌ 1.09 ൈ 10ିସ ݇݅ିݏ݌ଵ ሺܿܧ. 4ሻ 
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Número de Torones ்ܨ ൌ ఝܣ ௣݂௜ ൌ 0.153 ൈ 189 ൌ 28.92 ݏ݌݅݇ ⁄ó݊ݎ݋ܶ  

்ܰ ൌ ௜்ܲܨைோைே ൌ 9143.6028.92 ൌ   ݏ݁݊݋ݎ݋ܶ 316.20
்ܰ ൌ  ݏ݁݊݋ݎ݋ܶ 320

 

௜ܲ ൌ ்ܨ்ܰ ൌ 320 ൈ 28.92 ൌ  ݏ݌݅݇ 9253.44

௘ܲ ൌ ߟ ௜ܲ ൌ 0.8 ൈ 9253.44 ൌ  ݏ݌݅݇ 7402.75

 

Resumen de fuerzas de presfuerzo y excentricidad ܥ௜ ൌ െ ௜ܲ ൌ െ9253.44 ݇݅ܥ ݏ݌௘ ൌ െ ௘ܲ ൌ െ7402.75 ݇݅ݏ݌ ݁ ൌ 42.09 ݅݊ 

 

Los esfuerzos actuantes se resumen a continuación. 

a. Transferencia 

௧݂௜ ൌ െ1.02 ݇݅ݏ ൑  ݅ݏ݇ 0.21

௕݂௜ ൌ െ0.44 ݇݅ݏ ൒ െ2.64 ݇݅ݏ 

 

b. Servicio 

௧݂௦ ൌ െ1.58 ݇݅ݏ ൒  ݅ݏ݇ 2.40

௕݂௦ ൌ ݅ݏ݇ 0.44 ൑  ݅ݏ݇ 0.46
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El trazado de los cables se muestra en la tabla 13 y figura 53. 

 

Tabla 13.- Trazado de cables en cada nervio 

CABLES  :    COORDENADAS     

No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6 

Ye (cm) 68.75 118.75 168.75 Ye = Ordenada del cable en el extremo. 
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro. 

L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo  
eb (cm) 54.87 4.87 -45.13 de la viga. 
ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro  
yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga. 

α (grados) 2.69 4.52 6.33 Excentr. (+) del baricentro a zona en 
compresión 

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (-) del baricentro a zona en tracción 

0 68.75 118.75 168.75 L = Longitud de la viga 
5 47.60 83.20 118.80 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior 

10 31.15 55.55 79.95 X = Abscisa desde el extremo izquierdo 
15 19.40 35.80 52.20 Y = Ordenada desde la fibra  inferior  
20 12.35 23.95 35.55 Y = yb + 4 (eb-ec)(L/2-x)^2/L^2 + ec  
25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos 
30 12.35 23.95 35.55 α =  ATAN(4*(eb-ec)/L) 
35 19.40 35.80 52.20 
40 31.15 55.55 79.95 
45 47.60 83.20 118.80 
50 68.75 118.75 168.75 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

80 
 

 

 

Figura 53.- Trazado de cables con resultados. 
 

5.2 Puentes con curvatura horizontal 

5.2.1 Modelos curvos 

• Puente con ángulo subtendido 5° 

 

Figura 54.- Puente de hormigón presforzado θ= 5°. 
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• Puente con ángulo subtendido 15° 

 

Figura 55.- Puente de hormigón presforzado θ= 15°. 

 

 

• Puente con ángulo subtendido 30° 

 

Figura 56.- Puente de hormigón presforzado θ= 30°. 
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• Puente con ángulo subtendido 40° 

 

Figura 57.- Puente de hormigón presforzado θ= 40°. 

 

 

• Puente con ángulo subtendido 50° 

 

Figura 58.- Puente de hormigón presforzado θ= 50°. 
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• Puente con ángulo subtendido 60° 

 

Figura 59.- Puente de hormigón presforzado θ= 60°. 

 

5.2.2 Resultados de análisis 

Las siguientes tablas muestran los resultados obtenidos para los distintos modelos en 
función del ángulo subtendido, manteniendo las secciones originales de todos los 
elementos estructurales de la superestructura recta, es decir θ= 0° (sin considerar 
reforzamientos por efecto de la curva), con la finalidad de que se puedan comparar 
entre ellas. 

 
5.2.2.1 Deformaciones 

La tabla 14 muestra la deformación máxima de toda la sección.  

 

Tabla 14.- Deformación por carga viva + impacto 

ANGULO RADIO LONGITUD  ΔLL+I VALOR 
(GRADOS) (m) (m) (cm) (K) 

0 - 50.00 1.59 3145 
5 572.96 50.00 1.62 3086 

15 190.99 50.00 1.73 2890 
30 95.49 50.00 1.95 2564 
40 71.62 50.00 2.16 2315 
50 57.3 50.00 2.44 2049 
60 47.75 50.00 2.80 1786 
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Figura 60.- Ángulo subtendido vs. Deformación. 

 

 

 

Figura 61.- Ángulo subtendido vs. Relación K.
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5.2.2.2 Demanda 

La demanda de momento, cortante y torsión corresponden a modelos con sección tipo (puente sin curvatura horizontal). 

 

Tabla 15.- Demanda de cargas actuantes para sección tipo 

MOMENTO CORTANTE TORSION 
(Ton-m) (Ton) (Ton-m) 

θ DL SDL LL+I DL SDL LL+I DL SDL LL+I 
0 5082.57 862.59 901.53 423.24 68.63 79.97 - - 101.63 
5 5101.45 865.80 905.29 423.31 68.63 80.18 158.52 27.03 112.87 

15 5135.46 871.59 911.76 423.31 68.66 80.73 489.21 83.41 142.20 
30 5253.95 891.79 932.49 423.38 68.66 80.69 998.02 170.17 212.62 
40 5381.58 913.54 954.22 423.67 68.44 81.18 1368.03 233.19 273.66 
50 5555.90 943.24 983.87 423.25 68.62 81.90 1746.63 297.82 341.31 
60 5782.78 981.91 1022.00 423.35 68.63 82.19 2179.04 371.53 411.71 

DL = Carga Muerta 
SDL = Carga Superimpuesta 
LL = Carga Viva + Impacto 
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o Diagramas de momento 

 

Figura 62.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga muerta. 
 

 

 

Figura 63.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga superimpuesta. 
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Figura 64.- Ángulo subtendido vs. Momento por carga viva + impacto. 
 

 

o Diagramas de cortante 

 

Figura 65.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga muerta. 
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Figura 66.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga superimpuesta. 
 

 

 

Figura 67.- Ángulo subtendido vs. Cortante por carga viva +impacto. 
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o Diagramas de torsión 

 

Figura 68.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga muerta. 
 

 

 

Figura 69.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga superimpuesta. 
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Figura 70.- Ángulo subtendido vs. Torsión por carga viva + impacto. 

 

5.2.2.3 Esfuerzos 

La tabla 16 muestra las características de la sección usada para los diferentes 
ángulos subtendidos. 

 

Tabla 16.- Propiedades de sección tipo 

Propiedades de Sección Transversal Base 
A = 10764.77 in3 kb = 29.22 in 

r2 = 1142.68 in kt = -23.10 in 

yt = -39.11 in Sb = 248648.57 in3 

yb = 49.47 in St = -314514.06 in3 

I = 12300645 in4 e = 42.09 in 
            

Propiedades de Presfuerzo 
Pi = 9253.44 kips Ci = -9253.44 kips 

Pe = 7402.75 kips Ce = -7402.75 kips 
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Tabla 17.- Esfuerzos actuantes 

MOMENTOS ACTUANTES FLEXION FLEXION 
(kip-in) (ksi) (ksi) 

θ DL SDL LL+I fti fbi fts fbs 
0 440222.60 74712.52 78085.28 -1.02 -0.66 -1.58 0.44 
5 441857.87 74990.55 78410.94 -1.03 -0.65 -1.59 0.45 

15 444803.62 75492.05 78971.34 -1.04 -0.64 -1.60 0.47 
30 455066.54 77241.65 80766.85 -1.07 -0.60 -1.65 0.52 
40 466121.10 79125.51 82648.98 -1.10 -0.55 -1.69 0.58 
45 472940.24 80287.87 83804.41 -1.12 -0.52 -1.72 0.62 
50 481219.69 81697.95 85217.09 -1.15 -0.49 -1.76 0.67 
60 500870.71 85047.32 88519.69 -1.21 -0.41 -1.84 0.77 
 

 

Tabla 18.- Esfuerzos admisibles contra esfuerzos actuantes en la transferencia 

ADMISIBLE ADMISIBLE 
(ksi) (ksi) 

θ fti   ftri fbi   fci 
0 -1.02 ≤ 0.21 -0.66 ≥ -2.64 
5 -1.03 ≤ 0.21 -0.65 ≥ -2.64 

15 -1.04 ≤ 0.21 -0.64 ≥ -2.64 
30 -1.07 ≤ 0.21 -0.60 ≥ -2.64 
40 -1.10 ≤ 0.21 -0.55 ≥ -2.64 
50 -1.15 ≤ 0.21 -0.49 ≥ -2.64 
60 -1.21 ≤ 0.21 -0.41 ≥ -2.64 

 

Tabla 19.- Esfuerzos admisibles contra esfuerzos actuantes en servicio 

ADMISIBLE ADMISIBLE 
(ksi) (ksi) 

θ fts   fcs fbs   ftrs 
0 -1.58 ≥ -2.40 0.44 ≤ 0.46 
5 -1.59 ≥ -2.40 0.45 ≤ 0.46 

15 -1.60 ≥ -2.40 0.47 ≤ 0.46 
30 -1.65 ≥ -2.40 0.52 ≤ 0.46 
40 -1.69 ≥ -2.40 0.58 ≤ 0.46 
50 -1.76 ≥ -2.40 0.67 ≤ 0.46 
60 -1.84 ≥ -2.40 0.77 ≤ 0.46 
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o Diagrama de esfuerzos en estado de transferencia 

 

Figura 71.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en fibra superior. 

 

 

 

Figura 72.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en fibra inferior. 

 

 

-1,25

-1,20

-1,15

-1,10

-1,05

-1,00

0 10 20 30 40 50 60

Es
fu

er
zo

 f ti
(k

si
)

Angulo (°)

θ vs fti

fti

-0,70

-0,65

-0,60

-0,55

-0,50

-0,45

-0,40

0 10 20 30 40 50 60

Es
fu

er
zo

 f bi
(k

si
)

Angulo (°)

θ vs fbi

fbi



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

93 
 

o Diagrama de esfuerzos en estado de servicio 

 

Figura 73.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en fibra superior. 

 

 

Figura 74.- Ángulo subtendido vs. Esfuerzo en fibra inferior. 
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5.2.2.4 Reacciones 

Las reacciones de las superestructuras se muestran en la figura 35. 

 

Tabla 20.- Reacciones de la superestructura 

θ = 0° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 90.16 91.50 80.11 90.51 90.15 90.16 91.50 80.11 91.51 90.15 
SDL 15.32 14.46 12.36 14.47 15.32 15.32 14.46 12.36 14.47 15.32 
LL+I 15.50 22.00 21.60 22.01 15.50 15.50 22.00 21.60 22.01 15.50 

θ = 5° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 102.92 96.27 80.31 88.43 75.47 102.92 96.27 80.31 88.43 75.47 
SDL 17.49 15.28 12.39 13.94 12.81 17.49 15.28 12.39 13.94 12.81 
LL+I 17.43 22.56 21.08 21.40 13.57 17.42 22.56 21.07 21.40 13.57 

θ = 15° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 131.76 104.55 80.80 80.55 45.74 131.76 104.55 80.80 80.55 45.74 
SDL 22.41 16.70 12.48 12.60 7.74 22.41 16.70 12.48 12.60 7.74 
LL+I 22.31 23.78 21.14 20.25 10.76 22.31 23.78 21.14 20.26 10.76 

θ = 30° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 175.41 117.70 82.44 68.70 -0.86 175.41 117.70 82.44 68.70 -0.86 
SDL 29.85 18.94 12.76 10.58 -0.21 29.85 18.94 12.76 10.58 -0.21 
LL+I 29.86 25.73 21.35 18.56 -8.89 29.86 25.72 21.35 18.56 -8.88 

θ = 40° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 202.75 130.92 84.10 62.41 -36.78 202.75 130.92 84.10 62.41 -36.78 
SDL 34.50 21.20 13.05 9.52 -6.35 34.50 21.20 13.05 9.52 -6.35 
LL+I 34.62 27.66 21.58 17.65 -14.01 34.61 27.65 21.57 17.65 -14.01 

θ = 50° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 240.16 134.86 86.57 53.24 -71.42 240.16 134.86 86.57 53.24 -71.42 
SDL 40.90 21.86 13.46 7.94 -12.23 40.90 21.86 13.46 7.94 -12.23 
LL+I 41.14 28.27 21.84 16.50 -19.16 41.14 28.27 21.84 16.51 -19.16 

θ = 60° R1 R2 R3 R4 R5 R6 R7 R8 R9 R10 

DL 273.39 149.62 89.71 42.44 -111.75 273.39 149.62 89.71 42.22 -111.75
SDL 46.55 24.39 14.00 6.10 -19.11 46.55 24.39 14.00 6.10 -19.11 
LL+I 47.02 30.50 22.27 15.53 -25.85 47.02 30.49 22.27 15.54 -25.85 
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Figura 75.- Reacciones. 

 

 

o Diagrama de reacciones 

 

Figura 76.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga muerta. 
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Figura 77.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga superimpuesta. 

 

 

 

Figura 78.- Ángulo subtendido vs. Reacciones por carga viva + impacto. 
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5.2.3 Diseño de puentes curvos 

En base a los resultados y las cargas actuantes se diseñan las distintas superestructuras 
para que satisfagan las condiciones estructurales de serviciabilidad y resistencia. 

Ver Anexo B y C para diseño. 
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CAPÍTULO 6 

CONCLUSIONES 

6.1 Puente de tablero metálico 

6.1.1 Puente  sin curvatura horizontal 

El diseño del tablero con vigas metálicas con ángulo subtendido igual a cero fue 
satisfactorio cumpliendo con todos los parámetros que el AASHTO dispone, siendo los 
esfuerzos de flexión los que predominan en el diseño. 

El análisis fue realizado manualmente siguiendo las directrices del AASHTO y 
comparado con lo obtenido usando el SAP2000.  

Los resultados en la viga más crítica se muestran en la tabla 21. 

 

Tabla 21.- Resultados puente recto 

MDL+SDL MLL+I (in) MLL+I (ex) VDL+SDL VLL+I (in) VLL+I (ex) 
Ton-m Ton-m Ton-m Ton Ton Ton 

AASHTO 752.41 348.97 318.52 60.20 31.10 28.40 
SAP 737.70 265.47 309.33 59.40 27.34 26.47 

 

Se observa que el orden de magnitud entre los resultados calculados a mano (AASHTO) 
y SAP2000 son parecidos, siendo mayores los primeros. 
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Se debe tener en cuenta que el SAP usa modelo de elementos finitos para realizar el 
análisis estructural, con lo que se espera que los resultados sean más precisos, a 
diferencia del AASHTO que se basa en experimentación y varios otros modelos 
matemáticos para determinar la distribución de las cargas y sus demandas en los 
elementos estructurales. 

La razón de los valores se resume en la tabla 22. 

 

Tabla 22.- Razón de resultados AASHTO y SAP2000 

MDL+SDL MLL+I (in) MLL+I (ex) VDL+SDL VLL+I (in) VLL+I (ex) 
Ton-m Ton-m Ton-m Ton Ton Ton 

1.02 1.31 1.03 1.01 1.14 1.07 
 

 

Se observa que la razón para cargas muertas y superimpuestas, tanto en momentos 
como cortantes es muy cercana a uno. Mientras que para los momentos y cortantes 
por carga viva de las vigas exteriores es también cercana a uno, pero la razón es mayor 
para las vigas interiores. 

Se evidencia la desigualdad entre ambos casos, pero para el diseño cabe mencionar 
que se ha utilizado los mayores valores entre los dos, los cuales corresponderían al 
AASHTO, cubriendo así los resultados del SAP. La diferencia encontrada coincide con 
AASHTO Load Distribution: Is it too Conservative?2 

Se concluye que el método de análisis del SAP da resultados satisfactorios y fiables, 
porque usa modelación con elementos finitos, con lo cual se procedió a elaborar los 
modelos matemáticos para el análisis estructural variando el ángulo subtendido y 
determinando las demandas requeridas para el diseño de los tramos curvos de los 
puentes a estudiar. 

 

6.1.2 Puentes con curvatura horizontal 

6.1.2.1 Deformaciones 

Se observa que el incremento del ángulo subtendido aumenta la deformación 
causada por la carga viva más impacto. 

                                                            
2 (Tonias & Zhao, 2007) 
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Para los ángulos evaluados, a partir de 50° la relación “K”, luz de viga para 
deformación vertical, excede el límite propuesto por AASHTO de 1/800, donde la 
deformación en 50° es de 7.38 cm. La gráfica ángulo vs deformación muestra una 
curva con incremento no lineal a medida que el ángulo se va aumentando. 

Es básico y relevante para el diseño cubrir los excesos de deformaciones, por lo 
cual esto es un indicio que para ayudar a la estructura a soportar dichas 
deformaciones se requiere de aumentar la sección de las vigas metálicas. 

 

6.1.2.2 Demanda 

Las demandas de momento, cortante y torsión máximos sobre la viga más crítica 
incrementan a medida que crece la curvatura. Tanto para el momento y cortante la 
demanda para los diferentes tipos de carga (muerta, superimpuesta y viva más 
impacto) aumentan casi linealmente. Es lógico suponer que el incremento de 
curvatura tiene como consecuencia una viga más larga, siendo ésta la que se 
encuentra más lejos del arco de la curva. Esto conlleva a una mayor acción de los 
tipos de carga, ya sea de carga muerta donde el peso propio de la viga aumenta 
por ser más larga, así como también por carga superimpuesta y carga viva. La 
torsión sin embargo presenta una curva un poco irregular en su configuración, 
entre los ángulos 40° a 60° hay un una pequeña discontinuidad con respecto a la 
linealidad, que debería de suponerse aparezca como en los casos anteriormente 
descritos. Sin embargo está claro que las demandas aumentan con respecto al 
crecimiento del ángulo. 

 

6.1.2.3 Esfuerzos 

De los valores máximos de cargas actuantes se determinan los esfuerzos 
manteniendo, como se ha mencionado con anterioridad, la sección tipo; es decir, 
sin variar las propiedades geométricas de la sección para los distintos ángulos 
analizados. Por lo tanto bajo las mismas características de sección e incremento de 
cargas, los esfuerzos aumentan. 

El esfuerzo en la fibra inferior presenta una función lineal que a partir de 30° los 
esfuerzos actuantes sobrepasan el esfuerzo admisible. Mientras que el esfuerzo en 
la fibra superior es menos crítico donde a partir de los 50° el esfuerzo es mayor que 
el admisible. Para cubrir esta deficiencia en la resistencia se debe de incrementar 
los módulos de sección de las vigas y disminuir los esfuerzos hasta el admisible. 
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El esfuerzo de corte se suma junto al esfuerzo de torsión. Se aprecia claramente 
como el esfuerzo por cortante solo es muy inferior al producido por torsión a 
medida que se aumentan los ángulos. Ambos esfuerzos como se esperaba, 
incrementan con respecto al ángulo, sin embargo se nota que los valores de 
esfuerzos por cortante son menores que el admisible para cada uno de los ángulos, 
siendo por lo tanto un parámetro que no rige en el diseño. Mientras que los 
esfuerzos de torsión generan un esfuerzo de corte de gran magnitud, parámetro 
importante que se debe considerar en el diseño. La combinación de ambos 
esfuerzos deben ser resistidos por la sección, donde insuficiencia de la 
superestructura se observa a partir de los 5°. De manera que este último  rige en el 
diseño de esfuerzos en las vigas. 

 

6.1.2.4 Reacciones 

Se muestra la variación de las reacciones en función de los ángulos evaluados tanto 
para carga muerta, superimpuesta y viva más impacto. Para las distintas cargas 
aplicadas la reacción en la viga exterior del lado de mayor curvatura incrementa 
linealmente a medida que se aumenta el ángulo subtendido. Mientras la reacción 
de la viga más corta, la de menor arco, también aumenta negativamente 
levantándose del apoyo. Las reacciones restantes parecieran casi invariables y con 
órdenes de magnitud muy parecidos. Este aspecto en el comportamiento 
estructural es de suma importancia en el diseño de los apoyos de neopreno del 
puente, ya que unos se deben diseñar para que sean suficientes para las fuerzas de 
compresión que se están generando, mientras que en el que se presenta tensión se 
debe diseñar pernos de anclaje que unan la subestructura con la viga para evitar 
que ésta se levante y por consiguiente el modelo matemático realizado sea igual a 
la realidad. 

El uso de diafragmas y arriostramientos que amarren unas vigas con otras se torna 
en una herramienta indispensable para que todas trabajen en conjunto.  

 

6.1.2.5 Diseño 

Se  diseñaron todas las superestructuras para los diferentes ángulos subtendidos 
hasta que sean satisfactorias, para lo cual se tuvo que aumentar las dimensiones 
de las secciones de las vigas, y también el tamaño de los perfiles que forman los 
arriostramientos horizontales y verticales de la superestructura debido a los 
efectos de torsión. 
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Como el costo de la superestructura está en función directa del peso propio de los 
elementos estructurales, a continuación se muestra una tabla y figuras que reflejan 
el incremento del costo en función del ángulo subtendido. Ver Anexo D para el 
presupuesto. 

 

Tabla 23.- Peso de superestructuras 

ANGULO PESO % 

(°) (Kg) de 
Incremento

0 158,957.71 - 
5 159,676.50 0.45 

15 195,270.90 22.84 
30 262,248.21 64.98 
40 292,981.65 84.31 
50 312,287.26 96.46 
60 341,351.08 114.74 

 

 

 

 

Figura 79.- Peso de superestructuras en función de θ. 
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Figura 80.- Porcentaje de incremento del peso con respecto a 0°. 

 

o Entre 0° y 5° el costo de la superestructura es prácticamente el mismo, 
confirmándose de esta manera lo especificado por AASHTO, que un puente 
con un ángulo subtendido menor a 5° puede ser diseñado como un puente 
recto con la longitud central del subtendido. 

o Entre 5° y 30° el costo crece linealmente. 

o Entre 30° y 50° crece linealmente pero con una pendiente menor que el  del 
caso anterior. 

o Entre 50° y 60° crece linealmente pero con una pendiente mayor que la 
anterior. 

o El incremento de costos que presentan los puentes curvos es considerable. 
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Tabla 24.- Costo de las superestructuras metálicas 

ANGULO COSTO 
(°) ($) 
0 392,540.63
5 394,086.03

15 470,613.99
30 614,615.20
40 680,692.10
50 722,199.16
60 784,686.37

 

 

 

Figura 81.- Ángulos subtendidos vs costos. 
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la tabla 25. 

300.000 

400.000 

500.000 

600.000 

700.000 

800.000 

900.000 

0 10 20 30 40 50 60

Co
st

o 
($

)

θ (°)

COSTO DE SUPERESTRUCTURA METÁLICA



                UNIVERSIDAD CATÓLICA DE SANTIAGO DE GUAYAQUIL 

                 CARRERA DE INGENIERÍA CIVIL 

_____________________________________________________________________________ 

106 
 

 

Tabla 25.- Resultados 

MDL MSDL MLL+I VDL VSDL VLL+I 
Ton-m Ton-m Ton-m Ton Ton Ton 

AASHTO 5171.25 899.06 1372.45 395.19 68.71 88.13 
SAP 5082.16 862.59 901.53 416.34 68.63 79.97 

 

Se observa que el orden de magnitud entre los resultados calculados a mano (AASHTO) 
y SAP2000 es parecido. 

Se debe tener en cuenta que el SAP usa modelo de elementos finitos para realizar el 
análisis estructural, con lo que se espera que los resultados sean más precisos, a 
diferencia del AASHTO que se basa en experimentación y varios otros modelos 
matemáticos para determinar la distribución de las cargas y sus demandas en los 
elementos estructurales. 

La razón de los valores se resume en la tabla 26. 

 

Tabla 26.- Razón de resultados AASHTO y SAP2000 

MDL MSDL MLL+I VDL VSDL VLL+I 
Ton-m Ton-m Ton-m Ton Ton Ton 

1.02 1.04 1.52 0.95 1.00 1.10 
 

Se observa que la razón de los resultados en casi todos  a excepción del momento por 
carga viva es igual a uno.  

 

Los resultados del SAP para el caso de la viga cajón postensada no guarda relación con 
el momento máximo por carga viva del AASHTO. Se conoce que el AASHTO en 
ocasiones es conservador, siendo este un caso probable ya que no especifica un factor 
de distribución para una sección cajón postensada, la cual se analiza como un cuerpo 
rígido. 

Los modelos curvos se basan en los resultados obtenidos por el SAP2000 y la respuesta 
estructural del análisis. 
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6.2.2 Puentes con curvatura horizontal 

6.2.2.1 Deformaciones 

El incremento del ángulo subtendido aumenta la deformación causada por la carga 
viva más impacto. Para los ángulos evaluados todas las deformaciones están 
dentro del rango permisible siendo el límite 1/800. Al tratarse de una sección cajón 
postensada la rigidez de la sección es tan grande que permite tener valores por 
debajo del límite, parámetro que no es crítico en el diseño. 

 

6.2.2.2 Demanda 

Las demandas de momento, cortante y torsión máximos incrementan a medida 
que crece la curvatura. El momento para cada caso de carga presenta un 
incremento de manera no lineal, lo cual genera incremento en los esfuerzos de la 
sección. En cuanto al cortante, los valores se mantienen casi constantes habiendo 
diferencias mínimas entre las magnitudes, lo cual indica que prácticamente el 
diseño del refuerzo por corte se mantiene invariable para cada ángulo. La torsión 
por carga muerta y superimpuesta muestran una variación lineal, a diferencia de la 
torsión por carga viva que no es lineal. La torsión en este caso es quien rige el 
diseño del refuerzo por corte.  

 

6.2.2.3 Esfuerzos 

Los esfuerzos de la sección cajón son a la transferencia y en servicio. Durante la 
transferencia los esfuerzos están debajo de los admisibles, requisito que se cumple 
con el diseño. En servicio el esfuerzo de compresión, en la fibra superior, también 
cumple con el esfuerzo admisible. Los esfuerzos que rigen el diseño de las 
superestructuras son los de tensión, volviéndose crítico a partir de los 15°. La 
disminución de los esfuerzos actuantes se consigue mediante el incremento del 
presfuerzo, es decir, mayor cantidad de cables y fuerza. 

 

6.2.2.4 Reacciones 

Se muestra la variación de las reacciones en función de los ángulos evaluados tanto 
para carga muerta, superimpuesta y viva más impacto. Para el estado de carga 
muerta la reacción en el nervio exterior del lado de mayor curvatura incrementa 
linealmente a medida que se aumenta el ángulo subtendido. Mientras la reacción 
del nervio más corto, el de menor arco, también aumenta negativamente 
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levantándose del apoyo. Las reacciones restantes parecieran casi invariables y con 
órdenes de magnitud muy parecidos. Este aspecto en el comportamiento 
estructural es de suma importancia en el diseño de los apoyos de neopreno del 
puente, ya que unos se deben diseñar para que sean suficientes para las fuerzas de 
compresión que se están generando, mientras que en el que se presenta tensión se 
debe diseñar pernos de anclaje que unan la subestructura con la viga cajón para 
evitar que ésta se levante y por consiguiente el modelo matemático realizado sea 
igual a la realidad. 

 

6.2.2.5 Diseño 

Se  diseñaron todas las superestructuras para los diferentes ángulos subtendidos 
hasta que sean satisfactorias, para lo cual se tuvo que aumentar el número de 
cables para satisfacer el esfuerzo en servicio de tracción de la fibra inferior. La 
torsión no se consideró en 5°  y 15°, donde la sección está en capacidad de resistir 
este efecto. A partir de 30° hasta 60° el refuerzo por corte fue incrementando a 
medida que crecían los ángulos subtendidos. 

A continuación se muestra una tabla y figuras que reflejan el incremento del costo 
en función del ángulo subtendido. Ver Anexo E para el presupuesto. 

 

Tabla 27.- Costo de las superestructuras de hormigón presforzado 

ANGULO COSTO 
(°) ($) 
0 145,941.51
5 145,941.51

15 145,941.51
30 208,213.72
40 208,436.27
50 209,537.98
60 211,381.23
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Figura 82.- Ángulos subtendidos vs costos. 

 

Se  observa como el costo incrementa justo después de 15°. La torsión no requiere 
ser considerada hasta este ángulo debido a que la sección está en capacidad de 
resistirla. Se requiere de mayor cantidad de refuerzo transversal y longitudinal a 
partir de 30° para satisfacer las demandas de carga, por lo tanto se incrementa el 
costo de la superestructura, lo cual se refleja en el cambio de pendiente entre los 
ángulos mencionados. 

A continuación se muestra el costo de ambas superestructuras, figura 83. 
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Figura 83.- Costos de ambas superestructuras. 
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ANEXO A 
DISEÑO DE SUPERESTRUCTURAS METÁLICAS 

  



LONG DEF
H = 220.00 cm bf1 = 0.00 cm (m) (cm)

tw = 1.80 cm tf1 = 0.00 cm θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL

bf = 90.00 cm B= 240.00 cm 15° 51.31 3.83 1340 642.17 201.06 253.97 71.26 22.30 37.64 16.86 5.27 11.15

tf = 2.80 cm tlo = 20.00 cm

D = 214.40 cm J = 1733.91 cm4

E/G = 2.60 Cw = 4.01E+09 cm6 LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE

If = 170100.00 cm2 λ = 4.08E‐04 (cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5131 1518 1154 340 647 987 21.69 16.48 27 14.10 17

LONG DEF
(m) (cm)

θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

(Kg/cm2) (ksi)

CARGAS ACTUANTES CON NUEVA SECCIÓN

MOMENTO CORTANTE TORSION

(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

Propiedades
FLEXION FLEXION

ANEXO A1.‐ DISEÑO VIGA METÁLICA (θ= 15°)

DETALLE DE VIGA CARGAS ACTUANTES

Geometria MOMENTO CORTANTE TORSION

15° 51.31 2.99 1716 686.55 200.19 251.60 78.33 22.80 38.22 19.00 5.54 13.24
OK

LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5131 1580 1218 361 734 1095 22.57 17.40 27 15.65 17

A = 889.92 cm2 I = 7422795.42 cm4 OK
yb = 110.00 cm Sb = 67479.96 cm3

yt = 110.00 cm St = 67479.96 cm3

n = 0.14 B' = 34.29 cm

Ac = 1575.63 cm2 Ic = 13022660.13 cm4

ybc = 162.22 cm Sbc = 80275.86 cm3

ytc = 57.78 cm Stc = 225398.61 cm3

Sección Simple
OK

Seccion Compuesta

FLEXION FLEXION
(Kg/cm2) (ksi)



LONG DEF
H = 265.00 cm bf1 = 0.00 cm (m) (cm)

tw = 2.00 cm tf1 = 0.00 cm θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
bf = 95.00 cm B= 240.00 cm 30° 52.62 5.07 1038 720.60 225.63 281.85 94.66 29.63 44.87 27.92 8.74 15.66

tf = 3.50 cm tlo = 20.00 cm

D = 258.00 cm J = 3403.42 cm4

E/G = 2.60 Cw = 8.55E+09 cm6
LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE

If = 250067.71 cm2
λ = 3.91E‐04 (cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5262 1078 847 328 563 891 15.39 12.10 27 12.73 17

LONG DEF
(m) (cm)

θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

(Kg/cm2) (ksi)

CARGAS ACTUANTES CON NUEVA SECCIÓN

MOMENTO CORTANTE TORSION

(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

Propiedades

FLEXION FLEXION

ANEXO A2.‐ DISEÑO VIGA METÁLICA (θ= 30°)

DETALLE DE VIGA CARGAS ACTUANTES

Geometria MOMENTO CORTANTE TORSION

30° 52.62 2.25 2339 871.28 224.99 280.75 118.91 30.63 46.08 42.57 10.99 19.43
OK

LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)
L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav

5262 1217 987 379 786 1165 17.38 14.10 27 16.64 17

A = 1181.00 cm2 I = 14231479.92 cm4 OK
yb = 132.50 cm Sb = 107407.40 cm3

yt = 132.50 cm St = 107407.40 cm3

n = 0.14 B' = 34.29 cm

Ac = 1866.71 cm2 Ic = 23063709.52 cm4

ybc = 184.85 cm Sbc = 124772.83 cm3

ytc = 80.15 cm Stc = 287741.04 cm3

Sección Simple

OK

Seccion Compuesta

FLEXION FLEXION
(Kg/cm2) (ksi)



LONG DEF
H = 265.00 cm bf1 = 0.00 cm (m) (cm)

tw = 2.00 cm tf1 = 0.00 cm θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
bf = 100.00 cm B= 240.00 cm 40° 53.49 6.19 864 777.49 243.46 302.27 110.61 34.63 50.05 36.80 11.52 18.69

tf = 3.50 cm tlo = 20.00 cm

D = 258.00 cm J = 3546.33 cm4

E/G = 2.60 Cw = 9.97E+09 cm6
LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE

If = 291666.67 cm2
λ = 3.70E‐04 (cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5349 1117 881 378 655 1033 15.96 12.59 27 14.76 17

LONG DEF
(m) (cm)

θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

(Kg/cm2) (ksi)

CARGAS ACTUANTES CON NUEVA SECCIÓN

MOMENTO CORTANTE TORSION

(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

Propiedades

FLEXION FLEXION

ANEXO A3.‐ DISEÑO VIGA METÁLICA (θ= 40°)

DETALLE DE VIGA CARGAS ACTUANTES

Geometria MOMENTO CORTANTE TORSION

40° 53.49 2.32 2306 861.39 222.47 270.70 141.50 36.40 52.62 34.20 8.83 16.04
OK

LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)
L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav

5349 1151 938 447 577 1024 16.45 13.40 27 14.63 17

A = 1216.00 cm2 I = 14829860 cm4 OK
yb = 132.50 cm Sb = 111923 cm3

yt = 132.50 cm St = 111923 cm3

n = 0.14 B' = 34.29 cm

Ac = 1901.71 cm2 Ic = 23756227 cm4

ybc = 183.88 cm Sbc = 129193 cm3

ytc = 81.12 cm Stc = 292861 cm3

Sección Simple

OK

Seccion Compuesta

FLEXION FLEXION
(Kg/cm2) (ksi)



LONG DEF
H = 270.00 cm bf1 = 0.00 cm (m) (cm)

tw = 2.50 cm tf1 = 0.00 cm φ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
bf = 100.00 cm B= 240.00 cm 50° 54.37 7.38 737 821.73 257.32 316.85 127.60 39.96 55.81 40.26 12.60 19.28

tf = 3.50 cm tlo = 20.00 cm

D = 263.00 cm J = 4228.13 cm4

E/G = 2.60 Cw = 1.04E+10 cm6
LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE

If = 291666.67 cm2
λ = 3.96E‐04 (cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5437 1092 876 340 831 1171 15.61 12.51 27 16.72 17

LONG DEF
(m) (cm)

φ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

(Kg/cm2) (ksi)

CARGAS ACTUANTES CON NUEVA SECCIÓN

MOMENTO CORTANTE TORSION

(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

Propiedades

FLEXION FLEXION

ANEXO A4.‐ DISEÑO VIGA METÁLICA (θ= 50°)

DETALLE DE VIGA CARGAS ACTUANTES

Geometria MOMENTO CORTANTE TORSION

φ
50° 54.37 2.28 2385 969.46 230.88 279.32 176.30 41.87 58.63 39.92 9.50 16.76

OK

LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)
L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav

5437 1170 978 421 762 1183 16.71 13.96 27 16.91 17

A = 1357.50 cm2 I = 16219493 cm4 OK
yb = 135.00 cm Sb = 120144 cm3

yt = 135.00 cm St = 120144 cm3

n = 0.14 B' = 34.29 cm

Ac = 2043.21 cm2 Ic = 25821018 cm4

ybc = 183.66 cm Sbc = 140589 cm3

ytc = 86.34 cm Stc = 299072 cm3

Sección Simple

OK

Seccion Compuesta

FLEXION FLEXION
(Kg/cm2) (ksi)



LONG DEF
H = 280.00 cm bf1 = 0.00 cm (m) (cm)

tw = 2.50 cm tf1 = 0.00 cm θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
bf = 110.00 cm B= 240.00 cm 60° 55.24 9.18 602 887.37 277.88 340.96 145.82 45.67 62.27 49.41 15.47 22.59

tf = 3.80 cm tlo = 20.00 cm

D = 272.40 cm J = 5442.70 cm4

E/G = 2.60 Cw = 1.61E+10 cm6
LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE

If = 421483.33 cm2
λ = 3.61E‐04 (cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)

L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav
5524 991 804 373 704 1076 14.16 11.48 27 15.38 17

LONG DEF
(m) (cm)

θ L Δ K DL SDL LL DL SDL LL DL SDL LL
(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

(Kg/cm2) (ksi)

CARGAS ACTUANTES CON NUEVA SECCIÓN

MOMENTO CORTANTE TORSION

(Ton‐m) (Ton) (Ton‐m)

Propiedades

FLEXION FLEXION

ANEXO A5.‐ DISEÑO VIGA METÁLICA (θ= 60°)

DETALLE DE VIGA CARGAS ACTUANTES

Geometria MOMENTO CORTANTE TORSION

60° 55.24 2.61 2116 1158.26 263.43 322.10 212.06 48.11 65.76 53.35 12.13 19.23
OK

LONG CORTE TORSION CORTE TOTAL ADMISIBLE CORTE TOTAL ADMISIBLE
(cm) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (Kg/cm2) (ksi) (ksi) (ksi)
L fb ft υv υs fv fb ft fa fv fav

5524 1159 982 479 681 1160 16.56 14.03 27 16.57 17

A = 1517.00 cm2 I = 20155822 cm4 OK
yb = 140.00 cm Sb = 143970 cm3

yt = 140.00 cm St = 143970 cm3

n = 0.14 B' = 34.29 cm

Ac = 2202.71 cm2 Ic = 30804271 cm4

ybc = 186.70 cm Sbc = 164997 cm3

ytc = 93.30 cm Stc = 330148 cm3

Sección Simple

OK

Seccion Compuesta

FLEXION FLEXION
(Kg/cm2) (ksi)



 

 
 

 

 

 

 

 

ANEXO B 
DISEÑO DE SUPERESTRUCTURAS DE HORMIGÓN 

PRESFORZADO 

 

  



A = 10764.77 in3 fpu = 270.00 ksi

r2 = 1142.68 in fpi = 189.00 ksi
yt = ‐39.11 in fpe = 151.2 ksi
yb = 49.47 in Aφ = 0.153 in2

I = 12300645 in4 n = 0.80
kb = 29.22 in Mg = 444803.62 kips‐in
kt = ‐23.10 in MSDL = 75492.05 kips‐in
Sb = 248648.57 in3 M(L+I) = 78971.34 kips‐in
St = ‐314514.06 in3 MTOT = 599267.01 kips‐in

1/Pi = 1.08E‐04 kips‐1 FTORON = 28.92 kips/torón
Pi = 9275.15 kips NTORONES = 320.75
Pe = 7420.12 kips

ANEXO B1.1.‐ DISEÑO VIGA CAJÓN (θ=15°)

Propiedades

Presfuerzo

‐5,00E‐04

‐3,00E‐04

‐1,00E‐04

1,00E‐04

3,00E‐04

5,00E‐04

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200

1/
Pi
 (k
ip
s‐1
)

excentricidad e (in)

MAGNEL

Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4

NTORONES = 320.00 Ci = ‐9253.44 kips

Pi = 9253.44 kips Ce = ‐7402.75 kips

Pe = 7402.75 kips e = 42.09 in e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4
0 ‐5.73E‐05 2.10E‐05 1.50E‐04 3.82E‐05

200 3.35E‐04 2.03E‐04 ‐8.78E‐04 3.69E‐04
42.09 2.52E‐05 5.92E‐05 ‐6.62E‐05 1.08E‐04

1.‐ Pi + qpp (Transferencia)

fti = ‐1.04 ksi ≤ ftri = 0.21 ksi
fbi = ‐0.64 ksi ≥ fci = ‐2.64 ksi
2.‐ Pe + qSDL +q(LL+I) (Servicio)

fts = ‐1.60 ksi ≥ fcs = ‐2.40 ksi
fbs = 0.47 ksi ≈ ftrs = 0.46 ksi

1/Pi

Revisión de esfuerzos
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No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6
Ye (cm) 68.75 118.75 168.75 Ye = Ordenada del cable en el extremo.
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro.
L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo 

eb (cm) 54.87 4.87 ‐45.13 de la viga.

ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro 

yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga.

α (grados) 2.69 4.52 6.33 Excentr. (+) del baricentro a zona en compresión

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (‐) del baricentro a zona en tracción

0 68.75 118.75 168.75 L = Longitud de la viga

5 47.60 83.20 118.80 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior

10 31.15 55.55 79.95 X = Abscisa desde el extremo izquierdo

15 19.40 35.80 52.20 Y = Ordenada desde la fibra  inferior 

20 12.35 23.95 35.55 Y = yb + 4 (eb‐ec)(L/2‐x)^2/L^2 + ec 

25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos
30 12.35 23.95 35.55 α =  ATAN(4*(eb‐ec)/L)
35 19.40 35.80 52.20
40 31.15 55.55 79.95
45 47.60 83.20 118.80
50 68.75 118.75 168.75

ANEXO B1.2.‐ TRAZADO DE CABLES (θ=15°)

CABLES  :    COORDENADAS    
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A = 10764.77 in3 fpu = 270.00 ksi

r2 = 1142.68 in fpi = 189.00 ksi
yt = ‐39.11 in fpe = 151.2 ksi
yb = 49.47 in Aφ = 0.153 in2

I = 12300645 in4 n = 0.80
kb = 29.22 in Mg = 455066.54 kips‐in
kt = ‐23.10 in MSDL = 77241.65 kips‐in
Sb = 248648.57 in3 M(L+I) = 80766.85 kips‐in
St = ‐314514.06 in3 MTOT = 613075.04 kips‐in

1/Pi = 1.05E‐04 kips‐1 FTORON = 28.92 kips/torón
Pi = 9560.46 kips NTORONES = 330.62
Pe = 7648.36 kips

ANEXO B2.1.‐ DISEÑO VIGA CAJÓN (θ=30°)

Propiedades

Presfuerzo
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Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4

NTORONES = 330.00 Ci = ‐9542.61 kips
Pi = 9542.61 kips Ce = ‐7634.09 kips
Pe = 7634.09 kips e = 41.95 in

e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4
0 ‐5.61E‐05 2.08E‐05 1.65E‐04 3.71E‐05

200 3.28E‐04 2.01E‐04 ‐9.64E‐04 3.59E‐04
1.‐ Pi + qpp (Transferencia) 41.95 2.45E‐05 5.85E‐05 ‐7.19E‐05 1.05E‐04
fti = ‐1.06 ksi ≤ ftri = 0.21 ksi
fbi = ‐0.67 ksi ≥ fci = ‐2.64 ksi
2.‐ Pe + qSDL +q(LL+I) (Servicio)

fts = ‐1.64 ksi ≥ fcs = ‐2.40 ksi
fbs = 0.47 ksi ≈ ftrs = 0.46 ksi

1/Pi

Revisión de esfuerzos
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No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6
Ye (cm) 67.05 117.05 167.05 Ye = Ordenada del cable en el extremo.
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro.
L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo 

eb (cm) 56.57 6.57 ‐43.43 de la viga.

ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro 

yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga.

α (grados) 2.61 4.44 6.26 Excentr. (+) del baricentro a zona en compresión

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (‐) del baricentro a zona en tracción

0 67.05 117.05 167.05 L = Longitud de la viga

5 46.51 82.11 117.71 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior

10 30.54 54.94 79.34 X = Abscisa desde el extremo izquierdo

15 19.13 35.53 51.93 Y = Ordenada desde la fibra  inferior 

20 12.28 23.88 35.48 Y = yb + 4 (eb‐ec)(L/2‐x)^2/L^2 + ec 

25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos
30 12.28 23.88 35.48 α =  ATAN(4*(eb‐ec)/L)
35 19.13 35.53 51.93
40 30.54 54.94 79.34
45 46.51 82.11 117.71
50 67.05 117.05 167.05

ANEXO B2.2.‐ TRAZADO DE CABLES (θ=30°)

CABLES  :    COORDENADAS    
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A = 10764.77 in3 fpu = 270.00 ksi

r2 = 1142.68 in fpi = 189.00 ksi
yt = ‐39.11 in fpe = 151.2 ksi
yb = 49.47 in Aφ = 0.153 in2

I = 12300645 in4 n = 0.80
kb = 29.22 in Mg = 466121.10 kips‐in
kt = ‐23.10 in MSDL = 79125.51 kips‐in
Sb = 248648.57 in3 M(L+I) = 82648.98 kips‐in
St = ‐314514.06 in3 MTOT = 627895.59 kips‐in

1/Pi = 1.01E‐04 kips‐1 FTORON = 28.92 kips/torón
Pi = 9863.45 kips NTORONES = 341.10
Pe = 7890.76 kips

ANEXO B3.1.‐ DISEÑO VIGA CAJÓN (θ=40°)

Propiedades

Presfuerzo
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NTORONES = 340.00 Ci = ‐9831.78 kips
Pi = 9831.78 kips Ce = ‐7865.42 kips
Pe = 7865.42 kips e = 41.83 in

e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4
0 ‐5.50E‐05 2.06E‐05 1.84E‐04 3.61E‐05

200 3.21E‐04 1.99E‐04 ‐1.08E‐03 3.48E‐04
1.‐ Pi + qpp (Transferencia) 41.83 2.37E‐05 5.78E‐05 ‐7.95E‐05 1.01E‐04
fti = ‐1.09 ksi ≤ ftri = 0.21 ksi
fbi = ‐0.69 ksi ≥ fci = ‐2.64 ksi
2.‐ Pe + qSDL +q(LL+I) (Servicio)

fts = ‐1.68 ksi ≥ fcs = ‐2.40 ksi
fbs = 0.47 ksi ≈ ftrs = 0.46 ksi

1/Pi

Revisión de esfuerzos
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No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6
Ye (cm) 65.44 115.44 165.44 Ye = Ordenada del cable en el extremo.
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro.
L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo 

eb (cm) 58.18 8.18 ‐41.82 de la viga.

ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro 

yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga.

α (grados) 2.54 4.37 6.18 Excentr. (+) del baricentro a zona en compresión

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (‐) del baricentro a zona en tracción

0 65.44 115.44 165.44 L = Longitud de la viga

5 45.48 81.08 116.68 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior

10 29.96 54.36 78.76 X = Abscisa desde el extremo izquierdo

15 18.87 35.27 51.67 Y = Ordenada desde la fibra  inferior 

20 12.22 23.82 35.42 Y = yb + 4 (eb‐ec)(L/2‐x)^2/L^2 + ec 

25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos
30 12.22 23.82 35.42 α =  ATAN(4*(eb‐ec)/L)
35 18.87 35.27 51.67
40 29.96 54.36 78.76
45 45.48 81.08 116.68
50 65.44 115.44 165.44

ANEXO B3.2.‐ TRAZADO DE CABLES (θ=40°)

CABLES  :    COORDENADAS    
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A = 10764.77 in3 fpu = 270.00 ksi

r2 = 1142.68 in fpi = 189.00 ksi
yt = ‐39.11 in fpe = 151.2 ksi
yb = 49.47 in Aφ = 0.153 in2

I = 12300645 in4 n = 0.80
kb = 29.22 in Mg = 481219.69 kips‐in
kt = ‐23.10 in MSDL = 81697.95 kips‐in
Sb = 248648.57 in3 M(L+I) = 85217.09 kips‐in
St = ‐314514.06 in3 MTOT = 648134.72 kips‐in

1/Pi = 9.72E‐05 kips‐1 FTORON = 28.92 kips/torón
Pi = 10289.54 kips NTORONES = 355.83
Pe = 8231.63 kips

ANEXO B4.1.‐ DISEÑO VIGA CAJÓN (θ=50°)

Propiedades

Presfuerzo
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NTORONES = 360.00 Ci = ‐10410.12 kips
Pi = 10410.12 kips Ce = ‐8328.10 kips
Pe = 8328.10 kips e = 41.60 in

e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4
0 ‐5.35E‐05 2.03E‐05 2.19E‐04 3.47E‐05

200 3.12E‐04 1.96E‐04 ‐1.28E‐03 3.35E‐04
1.‐ Pi + qpp (Transferencia) 41.6 2.27E‐05 5.69E‐05 ‐9.28E‐05 9.72E‐05
fti = ‐1.12 ksi ≤ ftri = 0.21 ksi
fbi = ‐0.77 ksi ≥ fci = ‐2.64 ksi
2.‐ Pe + qSDL +q(LL+I) (Servicio)

fts = ‐1.73 ksi ≥ fcs = ‐2.40 ksi
fbs = 0.44 ksi ≈ ftrs = 0.46 ksi

1/Pi

Revisión de esfuerzos
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No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6
Ye (cm) 62.50 112.50 162.50 Ye = Ordenada del cable en el extremo.
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 Yc = Ordenada del cable en el centro.
L (m) 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo 

eb (cm) 61.12 11.12 ‐38.88 de la viga.

ec (cm) 113.62 103.62 93.62 ec =Excentricidad del cable en el centro 

yb (cm) 123.62 123.62 123.62 de la viga.

α (grados) 2.41 4.23 6.05 Excentr. (+) del baricentro a zona en compresión

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (‐) del baricentro a zona en tracción

0 62.50 112.50 162.50 L = Longitud de la viga

5 43.60 79.20 114.80 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior

10 28.90 53.30 77.70 X = Abscisa desde el extremo izquierdo

15 18.40 34.80 51.20 Y = Ordenada desde la fibra  inferior 

20 12.10 23.70 35.30 Y = yb + 4 (eb‐ec)(L/2‐x)^2/L^2 + ec 

25 10.00 20.00 30.00 α =  Pendiente del cable en los extremos
30 12.10 23.70 35.30 α =  ATAN(4*(eb‐ec)/L)
35 18.40 34.80 51.20
40 28.90 53.30 77.70
45 43.60 79.20 114.80
50 62.50 112.50 162.50

ANEXO B4.2.‐ TRAZADO DE CABLES (θ=50°)

CABLES  :    COORDENADAS    
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A = 10764.77 in3 fpu = 270.00 ksi

r2 = 1142.68 in fpi = 189.00 ksi
yt = ‐39.11 in fpe = 151.2 ksi
yb = 49.47 in Aφ = 0.153 in2

I = 12300645 in4 n = 0.80
kb = 29.22 in Mg = 500870.71 kips‐in
kt = ‐23.10 in MSDL = 85047.32 kips‐in
Sb = 248648.57 in3 M(L+I) = 88519.69 kips‐in
St = ‐314514.06 in3 MTOT = 674437.72 kips‐in

1/Pi = 9.29E‐05 kips‐1 FTORON = 28.92 kips/torón
Pi = 10764.45 kips NTORONES = 372.25
Pe = 8611.56 kips

ANEXO B5.1.‐ DISEÑO VIGA CAJÓN (θ=60°)

Propiedades

Presfuerzo
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NTORONES = 380.00 Ci = ‐10988.46 kips
Pi = 10988.46 kips Ce = ‐8790.77 kips
Pe = 8790.77 kips e = 41.80 in

e Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4
0 ‐5.16E‐05 2.00E‐05 2.91E‐04 3.31E‐05

200 3.02E‐04 1.93E‐04 ‐1.70E‐03 3.19E‐04
1.‐ Pi + qpp (Transferencia) 41.8 2.22E‐05 5.61E‐05 ‐1.25E‐04 9.29E‐05
fti = ‐1.15 ksi ≤ ftri = 0.21 ksi
fbi = ‐0.85 ksi ≥ fci = ‐2.64 ksi
2.‐ Pe + qSDL +q(LL+I) (Servicio)

fts = ‐1.79 ksi ≥ fcs = ‐2.40 ksi
fbs = 0.42 ksi ≈ ftrs = 0.46 ksi

1/Pi

Revisión de esfuerzos

‐5,00E‐04

‐3,00E‐04

‐1,00E‐04

1,00E‐04

3,00E‐04

5,00E‐04

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200

1/
Pi
 (k
ip
s‐1
)

excentricidad e (in)

MAGNEL

Ec. 1 Ec. 2 Ec. 3 Ec. 4



No. 1 y 2 3 y 4 5 y 6 7
Ye (cm) 57.24 107.24 157.24 207.24 Ye = Ordenada del cable en el extremo.
Yc (cm) 10.00 20.00 30.00 40.00 Yc = Ordenada del cable en el centro.
L (m) 50.00 50.00 50.00 50.00 eb = Excentricidad del cable en el extremo 

eb (cm) 66.38 16.38 ‐33.62 ‐83.62 de la viga.
ec (cm) 113.62 103.62 93.62 83.62 ec =Excentricidad del cable en el centro 

yb (cm) 123.62 123.62 123.62 123.62 de la viga.

α (grados) 2.16 3.99 5.81 7.62 Excentr. (+) del baricentro a zona en compresión

X (m) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Y (cm) Excentr. (‐) del baricentro a zona en tracción

0 57.24 107.24 157.24 207.24 L = Longitud de la viga

5 40.23 75.83 111.43 147.03 yb = Dist. del baric.a la fibra  inferior

10 27.01 51.41 75.81 100.21 X = Abscisa desde el extremo izquierdo

15 17.56 33.96 50.36 66.76 Y = Ordenada desde la fibra  inferior 

20 11.89 23.49 35.09 46.69 Y = yb + 4 (eb‐ec)(L/2‐x)^2/L^2 + ec 

25 10.00 20.00 30.00 40.00 α =  Pendiente del cable en los extremos
30 11.89 23.49 35.09 46.69 α =  ATAN(4*(eb‐ec)/L)
35 17.56 33.96 50.36 66.76
40 27.01 51.41 75.81 100.21
45 40.23 75.83 111.43 147.03
50 57.24 107.24 157.24 207.24

ANEXO B5.2.‐ TRAZADO DE CABLES (θ=60°)

CABLES  :    COORDENADAS    
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ANEXO C 
DISEÑO DE CORTANTE Y TORSIÓN 

 

  



MDL = 3244.55 Kips‐ft VDL = 917.88 Kips TDL = 0.00 Kips‐ft
MSDL = 548.75 Kips‐ft VSDL = 151.30 Kips TSDL = 0.00 Kips‐ft
MLL+I = 573.95 Kips‐ft VLL+I = 176.31 Kips TLL+I = 735.08 Kips‐ft
MTOT = 4367.25 Kips‐ft Vu = 1772.70 Kips Tu = 1595.86 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐7402.75 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 7402.75 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 727.89 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.04 in φ = 0.75

eh/2 = 8.43 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 579.46 Kips Vci = 8752.65 Kips Vcw = 2048.57 Kips
MMAX = 1959.42 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 25835.27 Kips‐ft Vci = 8752.65 Kips

Vc = 2048.57 Kips Vs = 315.03 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.074 in2/in Av/s = 0.074 in2/in Av/s = 0.015 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.038 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.56 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2

pcp = 988.18 in
Tu < 11568.28 Kips‐ft
No considerar en el diseño

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

1.‐ Umbral de Torsión
TORSION

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc 5.‐ Vs

ANEXO C1.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=0°)

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO



MDL = 3283.53 Kips‐ft VDL = 915.00 Kips TDL = 1146.61 Kips‐ft
MSDL = 554.96 Kips‐ft VSDL = 151.31 Kips TSDL = 195.52 Kips‐ft
MLL+I = 581.53 Kips‐ft VLL+I = 176.77 Kips TLL+I = 816.39 Kips‐ft
MTOT = 4420.02 Kips‐ft Vu = 1769.97 Kips Tu = 3517.15 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐7402.75 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 7402.75 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 725.35 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.04 in φ = 0.75

eh/2 = 8.43 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 580.47 Kips Vci = 8657.08 Kips Vcw = 2045.37 Kips
MMAX = 1983.95 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 25796.29 Kips‐ft Vci = 8657.08 Kips

Vc = 2045.37 Kips Vs = 314.59 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.074 in2/in Av/s = 0.074 in2/in Av/s = 0.015 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.038 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.56 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2

pcp = 988.18 in
Tu < 11554.08 Kips‐ft
No considerar en el diseño

1.‐ Umbral de Torsión
TORSION

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc 5.‐ Vs

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO

ANEXO C2.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=5°)

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

MOMENTOS CORTANTE TORSION



MDL = 3381.55 Kips‐ft VDL = 905.50 Kips TDL = 3538.50 Kips‐ft
MSDL = 570.22 Kips‐ft VSDL = 151.31 Kips TSDL = 603.33 Kips‐ft
MLL+I = 596.71 Kips‐ft VLL+I = 177.99 Kips TLL+I = 1028.54 Kips‐ft
MTOT = 4548.48 Kips‐ft Vu = 1760.27 Kips Tu = 7617.34 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐7402.75 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 7402.75 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 719.15 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.04 in φ = 0.75

eh/2 = 8.43 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 583.12 Kips Vci = 8457.42 Kips Vcw = 2037.59 Kips
MMAX = 2036.74 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 25698.27 Kips‐ft Vci = 8457.42 Kips

Vc = 2037.59 Kips Vs = 309.44 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.073 in2/in Av/s = 0.073 in2/in Av/s = 0.015 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.037 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.55 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2

pcp = 988.18 in
Tu < 11519.43 Kips‐ft
No considerar en el diseño

PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO

ANEXO C3.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=15°)

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN

1.‐ Umbral de Torsión
TORSION

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc 5.‐ Vs



MDL = 3477.06 Kips‐ft VDL = 905.50 Kips TDL = 7218.70 Kips‐ft
MSDL = 570.22 Kips‐ft VSDL = 151.37 Kips TSDL = 1230.81 Kips‐ft
MLL+I = 596.71 Kips‐ft VLL+I = 177.88 Kips TLL+I = 1537.92 Kips‐ft
MTOT = 4643.99 Kips‐ft Vu = 1760.11 Kips Tu = 14323.19 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐7634.09 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 7634.09 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 743.26 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.06 in φ = 0.75

eh/2 = 8.41 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 582.96 Kips Vci = 8598.38 Kips Vcw = 2067.86 Kips
MMAX = 2036.74 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 26197.85 Kips‐ft Vci = 8598.38 Kips

Vc = 2067.86 Kips Vs = 278.95 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.066 in2/in Av/s = 0.066 in2/in Av/s = 0.013 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.033 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.50 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2 Aoh = 34759.59 in2 Tn = 19097.58 Kips‐ft
pcp = 988.18 in ph = 978.74 in Ao = 29545.65 in2

Tu < 11653.60 Kips‐ft Aoh/ph = 35.51 in At/s = 0.042 in2/in

Considerar en el diseño t < OK
519 ≤ 835

OK

(Av+2At)/s = 0.150 in2/in Al = 70.32 in2 MIN
(Av+2At)/s ≤ 0.057 in2/in At/s < 0.025 in2 (Av+2At)/s = 0.029 cm2/cmnervio

(Av+2At)/s ≥ 0.049 in2/in FALSO s = 30 cm
Almin = 190.46 in2 φ = 8 mm

(Av+2At)/s = 0.150 in2/in #NERVIOS = 5 Aφ = 0.76 cm2

(Av+2At)/s = 0.382 cm2/cm ATn/s = 0.076 cm2/cmnervio s = 20 cm
smax = 12 in #RAMAS = 2 φ = 10 mm
smax = 30 cm OK

Al = 190.46 in2 smax = 30 cm Aφ = 6.16 cm2

Al = 1228.75 cm2 #BARRAS = 19.96 s = 10 cm
#NERVIOS = 5 #BARRAS = 20.00 φ = 28 mm
Aln = 245.75 cm2

nervio s = 10.95 cm OK

ANEXO C4.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=30°)

4.‐Area requerida total

5.‐Diseño de estribos

6.‐Diseño refuerzo longitudinal

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

TORSION
1.‐ Umbral de Torsión 2.‐ Resientecia al Momento Torsor 3.‐ Tn y At/s

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc

5.‐Refuerzo longitudinal por torsión

5.‐ Vs

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO



MDL = 3503.63 Kips‐ft VDL = 892.49 Kips TDL = 9894.97 Kips‐ft
MSDL = 586.51 Kips‐ft VSDL = 153.09 Kips TSDL = 1686.69 Kips‐ft
MLL+I = 611.04 Kips‐ft VLL+I = 178.97 Kips TLL+I = 1979.37 Kips‐ft
MTOT = 4701.18 Kips‐ft Vu = 1747.80 Kips Tu = 19353.37 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐7865.42 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 7865.42 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 769.49 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.07 in φ = 0.75

eh/2 = 8.40 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 587.56 Kips Vci = 8616.93 Kips Vcw = 2100.81 Kips
MMAX = 2089.03 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 26772.12 Kips‐ft Vci = 8616.93 Kips

Vc = 2100.81 Kips Vs = 229.59 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.054 in2/in Av/s = 0.054 in2/in Av/s = 0.011 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.027 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.41 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2 Aoh = 34759.59 in2 Tn = 25804.49 Kips‐ft
pcp = 988.18 in ph = 978.74 in Ao = 29545.65 in2

Tu < 11797.88 Kips‐ft Aoh/ph = 35.51 in At/s = 0.057 in2/in

Considerar en el diseño t < OK
551 ≤ 841

OK

(Av+2At)/s = 0.168 in2/in Al = 95.02 in2 MIN
(Av+2At)/s ≤ 0.057 in2/in At/s < 0.025 in2 (Av+2At)/s = 0.029 cm2/cmnervio

(Av+2At)/s ≥ 0.049 in2/in FALSO s = 30 cm
Almin = 175.92 in2 φ = 8 mm

(Av+2At)/s = 0.168 in2/in #NERVIOS = 5 Aφ = 0.77 cm2

(Av+2At)/s = 0.428 cm2/cm ATn/s = 0.086 cm2/cmnervio s = 18 cm
smax = 12 in #RAMAS = 2 φ = 10 mm
smax = 30 cm OK

Al = 175.92 in2 smax = 30 cm Aφ = 6.16 cm2

Al = 1134.94 cm2 #BARRAS = 18.43 s = 10 cm
#NERVIOS = 5 #BARRAS = 19.00 φ = 28 mm
Aln = 226.99 cm2

nervio s = 11.53 cm OK

ANEXO C5.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=40°)

4.‐Area requerida total

5.‐Diseño de estribos

6.‐Diseño refuerzo longitudinal

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

TORSION
1.‐ Umbral de Torsión 2.‐ Resientecia al Momento Torsor 3.‐ Tn y At/s

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc

5.‐Refuerzo longitudinal por torsión

5.‐ Vs

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO



MDL = 3833.3 Kips‐ft VDL = 890.42 Kips TDL = 12633.44 Kips‐ft
MSDL = 645.23 Kips‐ft VSDL = 151.29 Kips TSDL = 2154.13 Kips‐ft
MLL+I = 659.94 Kips‐ft VLL+I = 174.62 Kips TLL+I = 2432.96 Kips‐ft
MTOT = 5138.47 Kips‐ft Vu = 1733.32 Kips Tu = 24505.80 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐8328.10 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 8328.10 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 806.33 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 41.09 in φ = 0.75

eh/2 = 8.38 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 575.78 Kips Vci = 8091.77 Kips Vcw = 2147.06 Kips
MMAX = 2271.53 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 27643.04 Kips‐ft Vci = 8091.77 Kips

Vc = 2147.06 Kips Vs = 164.04 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.039 in2/in Av/s = 0.049 in2/in Av/s = 0.010 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.025 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.38 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2 Aoh = 34759.59 in2 Tn = 32674.40 Kips‐ft
pcp = 988.18 in ph = 978.74 in Ao = 29545.65 in2

Tu < 11997.52 Kips‐ft Aoh/ph = 35.51 in At/s = 0.072 in2/in

Considerar en el diseño t < OK
583 ≤ 850

OK

(Av+2At)/s = 0.194 in2/in Al = 120.32 in2 MIN
(Av+2At)/s ≤ 0.057 in2/in At/s < 0.025 in2 (Av+2At)/s = 0.029 cm2/cmnervio

(Av+2At)/s ≥ 0.049 in2/in FALSO s = 30 cm
Almin = 161.02 in2 φ = 8 mm

(Av+2At)/s = 0.194 in2/in #NERVIOS = 5 Aφ = 0.74 cm2

(Av+2At)/s = 0.493 cm2/cm ATn/s = 0.099 cm2/cmnervio s = 15 cm
smax = 12 in #RAMAS = 2 φ = 10 mm
smax = 30 cm OK

Al = 161.02 in2 smax = 30 cm Aφ = 6.16 cm2

Al = 1038.84 cm2 #BARRAS = 16.87 s = 12 cm
#NERVIOS = 5 #BARRAS = 17.00 φ = 28 mm
Aln = 207.77 cm2

nervio s = 12.88 cm OK

ANEXO C6.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=50°)

4.‐Area requerida total

5.‐Diseño de estribos

6.‐Diseño refuerzo longitudinal

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

TORSION
1.‐ Umbral de Torsión 2.‐ Resientecia al Momento Torsor 3.‐ Tn y At/s

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc

5.‐Refuerzo longitudinal por torsión

5.‐ Vs

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO



MDL = 3940.45 Kips‐ft VDL = 890.59 Kips TDL = 15761.03 Kips‐ft
MSDL = 663.49 Kips‐ft VSDL = 151.30 Kips TSDL = 2687.29 Kips‐ft
MLL+I = 673.92 Kips‐ft VLL+I = 176.21 Kips TLL+I = 2977.90 Kips‐ft
MTOT = 5277.86 Kips‐ft Vu = 1737.01 Kips Tu = 30447.84 Kips‐ft

A = 10764.77 in2 Ce = ‐8790.77 Kips f'c = 6000 psi
yb = 49.47 in Pe = 8790.77 Kips fy = 60000 psi
Sb = 248648.57 in3 fpc = 873.03 psi rec = 1.18 in
ych/2 = 40.67 in φ = 0.75

eh/2 = 8.80 in

r2 = 1142.68 in2

B = 405.51 in
h = 88.58 in
b = 59.06 in
d = 70.86 in
t = 29.53 in

Vi = 579.24 Kips Vci = 8322.39 Kips Vcw = 2230.80 Kips
MMAX = 2325.62 Kips‐ft Vci ≥ 551.12 Kips
Mcr = 29057.24 Kips‐ft Vci = 8322.39 Kips

Vc = 2230.80 Kips Vs = 85.21 Kips
Vs ≤ 2593.49 Kips Smax = 0.75h ó 24 in
Vs > 1296.75 Kips
smax = 24 in smax = 60 cm

Av/s = 0.020 in2/in Av/s = 0.049 in2/in Av/s = 0.010 in2/innervio
Avmin/s = 0.049 in2/in #NERVIOS = 5 Av/s = 0.025 cm2/cmnervio

Avmin/s = 0.025 cm2/cmnervio #RAMAS = 2 s = 30 cm

s = 60 cm Aφ = 0.38 cm2
φ = 10 mm

φ = 10 mm OK

Acp = 35920.08 in2 Aoh = 34759.59 in2 Tn = 40597.12 Kips‐ft
pcp = 988.18 in ph = 978.74 in Ao = 29545.65 in2

Tu < 12350.77 Kips‐ft Aoh/ph = 35.51 in At/s = 0.090 in2/in

Considerar en el diseño t < OK
624 ≤ 865

OK

(Av+2At)/s = 0.229 in2/in Al = 149.49 in2 MIN
(Av+2At)/s ≤ 0.057 in2/in At/s < 0.025 in2 (Av+2At)/s = 0.029 cm2/cmnervio

(Av+2At)/s ≥ 0.049 in2/in FALSO s = 30 cm
Almin = 143.84 in2 φ = 8 mm

(Av+2At)/s = 0.229 in2/in #NERVIOS = 5 Aφ = 0.70 cm2

(Av+2At)/s = 0.582 cm2/cm ATn/s = 0.116 cm2/cmnervio s = 12 cm
smax = 12 in #RAMAS = 2 φ = 10 mm
smax = 30 cm OK

Al = 149.49 in2 smax = 30 cm Aφ = 6.16 cm2

Al = 964.46 cm2 #BARRAS = 15.66 s = 12 cm
#NERVIOS = 5 #BARRAS = 16.00 φ = 28 mm
Aln = 192.89 cm2

nervio s = 13.69 cm OK

ANEXO C7.‐ DISEÑO CORTANTE Y TORSIÓN VIGA CAJÓN (θ=60°)

4.‐Area requerida total

5.‐Diseño de estribos

6.‐Diseño refuerzo longitudinal

6.‐ Av/s y Avmin/s 7.‐ Diseño

TORSION
1.‐ Umbral de Torsión 2.‐ Resientecia al Momento Torsor 3.‐ Tn y At/s

CORTANTE
1.‐ Mcr 2.‐ Vci 3.‐ Vcw

4.‐ Vc

5.‐Refuerzo longitudinal por torsión

5.‐ Vs

MOMENTOS CORTANTE TORSION

PROPIEDADES SECCIÓN PROPIEDADES DE PRESFUERZO PROPIEDADES DE DISEÑO



 

 
 

 

 

 

 

 

ANEXO D 
PRESUPUESTO SUPERESTRUCTURAS METÁLICAS 

 

  



DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 158,957.71     2.15                341,759.08              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

392,540.63              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 159,676.50     2.15                343,304.48              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

394,086.03              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 195,270.90     2.15                419,832.44              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

470,613.99              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 262,248.21     2.15                563,833.65              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

614,615.20              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 292,981.65     2.15                629,910.55              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

680,692.10              

ANEXO D.‐ PRESUPUESTO SUPERESTRUCTURA METÁLICA

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 0°

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 5°

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 15°

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 30°

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 40°



DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 312,287.26     2.15                671,417.61              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

722,199.16              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Acero estructural Kg 341,351.08     2.15                733,904.82              
Hormigón premezclado f'c= 350 kg/cm2 m3 125.00               192.63            24,078.75                 
Acero de refuerzo Kg 18,804.79       1.42                26,702.80                

784,686.37              

*Nota: El precio unitario incluye solamente costos totales directos.

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 50°

SUPERESTRUCTURA METÁLICA θ= 60°



 

 
 

 

 

 

 

 

ANEXO E 
PRESUPUESTO SUPERESTRUCTURAS DE 

HORMIGÓN PRESFORZADO 

 

 



DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 31,980.58       1.42                45,412.42                
Cables de presfuerzo m 16,000.00       0.27                4,320.00                  

145,941.51              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 31,980.58       1.42                45,412.42                
Cables de presfuerzo m 16,000.00       0.27                4,320.00                  

145,941.51              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 31,980.58       1.42                45,412.42                
Cables de presfuerzo m 16,000.00       0.27                4,320.00                  

145,941.51              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 75,739.18       1.42                107,549.64              
Cables de presfuerzo m 16,500.00       0.27                4,455.00                  

208,213.72              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 75,800.84       1.42                107,637.19              
Cables de presfuerzo m 17,000.00       0.27                4,590.00                  

208,436.27              

ANEXO E.‐ PRESUPUESTO SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 0°

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 5°

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 15°

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 30°

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 40°



DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 76,386.55       1.42                108,468.90              
Cables de presfuerzo m 18,000.00       0.27                4,860.00                  

209,537.98              

DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD P. UNITARIO TOTAL
Hormigón premezclado f'c= 420 kg/cm2 m3 347.25               277.06            96,209.09                 
Acero de refuerzo Kg 77,494.47       1.42                110,042.14              
Cables de presfuerzo m 19,000.00       0.27                5,130.00                  

211,381.23              

*Nota: El precio unitario incluye solamente costos totales directos.

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 50°

SUPERESTRUCTURA HORMIGÓN PRESFORZADO θ= 60°


