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ilustra en la Figura 9.3.2. de este Reglamento, para fByB = 420 MPa o en la Figura C 9.3.2. 
para fByB = 500 MPa.  El concepto de deformación específica neta por tracción, ε Bt  ,Bse 
explicita en el artículo C 10.3.3. 
 
Como en el artículo 10.2.3. se supone que la deformación por compresión del 
hormigón, para la resistencia nominal, es igual a 0,003, los límites de la deformación 
específica neta por tracción para los elementos controlados por compresión también se 
pueden expresar en términos de la relación c/dBt B , donde c es la profundidad del eje 
neutro para la resistencia nominal y dBt B, es la distancia desde la fibra comprimida 
extrema hasta el baricentro de la capa de armadura más traccionada.  Los límites de c/dBt B, 
para las secciones controladas por compresión y por tracción son 0,6 y 0,375 
respectivamente. El límite 0,6 se aplica a secciones armadas con una armadura que 
presenta una tensión de fluencia fByB = 420 MPa y a secciones pretensadas. La Figura 9.3.2. 
también presenta expresiones para calcular el factor  φ  en función de c/dBt B . 
 
 

 
 
 
          Figura C 9.3.2.  Ejemplo de variación de φ en función de ε Bt By de la relación c/dBt B 

para fByB = 500 MPa. 
 
El límite de deformación específica neta por tracción para las secciones controladas por 
tracción, también se puede expresar en términos de ρ / ρ BbB  como se definía en ediciones 
anteriores del Código ACI 318 (ver el Apéndice B y los Comentarios al artículo 8.4.). Un 
límite de deformación específica neta por tracción de 0,005 corresponde a una relación de 
0,63 para secciones rectangulares con armadura fByB = 420 MPa. 
 
C 9.3.2.5. El factor  φ   igual a 0,85 refleja la amplia dispersión de los resultados obtenidos 
en Estados Unidos, en los estudios experimentales realizados en zonas de anclaje. 



 
 
Reglamento Argentino de Estructuras de Hormigón                                                                                      Com. Cap. 9 - 112 

 
Dado que el artículo 18.13.4.2. limita la resistencia nominal a compresión del hormigón no 
confinado, en la zona general, a un valor 0,7 λ f’Bci B, la resistencia de diseño efectiva, 
para hormigón no confinado será: 
 
 

0,85  0,7  λ  f’Bci  B ≅  0,6  λ  f’Bci B 

 
 
C 9.3.2.6. El factor  φ  utilizado en los modelos de bielas y tirantes, se adopta igual al  
factor φ  para corte. El valor de  φ   para los modelos de bielas y tirantes se aplica también 
a las bielas, tirantes y áreas de apoyo que integran esos modelos. 
 
C 9.3.2.7. Cuando se produce una sección crítica, en una zona donde el cordón no 
está totalmente anclado, la falla se puede producir por desprendimiento de la 
adherencia. Este tipo de falla se asemeja a una falla frágil por corte, razón por la cual se 
han incluido los requisitos para un factor  φ   reducido. 
 
Para las secciones comprendidas entre el extremo de la longitud de transferencia y el 
extremo de la longitud de anclaje, el valor de φ se puede determinar mediante 
interpolación lineal, como se ilustra en las Figuras C 9.3.2.7 a) y b). 
 

 

 
 

Figura C 9.3.2.7. a).  Variación de φ en función de la distancia a partir del extremo 
libre del cordón en elementos pretensados con cordones 
totalmente adherentes. 

 
Si la adherencia de uno o más cordones no se prolonga hasta el extremo del elemento, en 
lugar de un análisis más riguroso se puede adoptar, en forma conservadora, φ = 0,75 
desde el extremo del elemento hasta el extremo de la longitud de transferencia del cordón 
que tenga la mayor longitud no adherente. Más allá de este punto, φ puede variar 
linealmente hasta llegar a 0,90 en la ubicación en la cual todos los cordones están 
anclados, como se ilustra en la Figura C 9.3.2.7.b). Alternativamente, se puede ignorar la 
contribución de los cordones no adherentes hasta que éstos estén totalmente anclados. 
Se considera que la longitud embebida del cordón no adherente comienza en el punto 
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donde terminan las camisas utilizadas para impedir la adherencia. Más allá de este punto 
son aplicables los requisitos especificados en el artículo 12.9.3. 
 

 
 
Figura C 9.3.2.7. b).  Variación de φ en función de la distancia a partir del extremo 

libre del cordón, en elementos pretensados con cordones no 
adherentes, cuando se aplica el artículo 12.9.3. 

 
C 9.3.5. Los factores de reducción de la resistencia  φ  para hormigón estructural 
simple, se han igualado para  todas las condiciones de carga. Dado que, tanto la 
resistencia a tracción por flexión como la resistencia al corte para el hormigón estructural 
simple, dependen de las características de resistencia a tracción del hormigón, que no 
tiene una reserva de resistencia o ductilidad por la ausencia de armadura, se ha 
considerado apropiado utilizar factores de reducción de la resistencia iguales, tanto para 
flexión como para corte. 
 
 
C 9.4. RESISTENCIA DE DISEÑO DE LA ARMADURA 
 
En este Reglamento, además de establecer para la armadura no pretensada un límite 
superior de 500 MPa, para la tensión de fluencia especificada se establecen otras 
limitaciones que se detallan a continuación: 
 
� En los artículos 11.5.2., 11.6.3.4. y 11.7.6., el máximo valor de fByB que se puede 

utilizar para la determinación de la armadura de corte y de torsión es de 420 MPa, 
excepto que se puede utilizar un valor de  fByB de hasta 500 MPa para la armadura 
de corte cuando se utilicen mallas soldadas nervuradas que cumplan con la 
Norma IRAM-IAS U 500-06. 

 
� En el artículo 19.3.2. para cáscaras y placas plegadas y en el Reglamento  

INPRES-CIRSOC 103, Parte II-2005 se especifica un valor límite de fByB  de       
420 MPa. 

 
Las disposiciones establecidas en el artículo 9.5. para las deformaciones, y las 
limitaciones con respecto a la distribución de la armadura de flexión, establecidas en el 
artículo 10.6., se hacen más críticas a medida  que aumenta el valor de fByB. 
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C 9.5. CONTROL DE LAS FLECHAS  
 
C 9.5.1. Las disposiciones del artículo 9.5. se refieren únicamente a las flechas que 
pueden ocurrir bajo cargas de servicio. En la determinación de las flechas a largo plazo 
se debe considerar únicamente la carga permanente y la fracción de la sobrecarga  que 
actúa en forma permanente. 
 
En este Reglamento se establecen dos métodos para controlar las flechas (ver la 
referencia 9.11.) el primero de los cuales consiste en el establecimiento de esbelteces 
límites y el otro en el cálculo de las flechas: 
 
� Para vigas no pretensadas, losas que trabajan en una dirección y para 

elementos compuestos; se deben cumplir las disposiciones relativas a altura o 
espesor total mínimo, de acuerdo con la Tabla 9.5.a) y satisfacer los requisitos de 
este Reglamento para elementos que no soporten, ni estén unidos, a tabiques 
divisorios u otros elementos susceptibles de sufrir daños por grandes flechas. 

 
� Para elementos no pretensados que trabajan en dos direcciones, la altura 

mínima requerida en los artículos 9.5.3.1., 9.5.3.2. y 9.5.3.3., satisface los requisitos 
de este Reglamento. 

 
� Para elementos no pretensados  que no cumplan con estos requisitos de altura 

o espesor mínimo, o que soporten, o estén unidos a tabiques divisorios u otros 
elementos susceptibles de sufrir daños por grandes flechas, y para todos los 
elementos de hormigón pretensado solicitados a flexión, las flechas se deben 
determinar mediante los procedimientos descriptos en los correspondientes artículos 
de este  Reglamento y no deben superar los valores establecidos en la Tabla 9.5.b). 

 
C 9.5.2. Elementos armados en una dirección (no pretensados) 
 
C 9.5.2.1. Los espesores mínimos establecidos en la Tabla 9.5.a), son aplicables a vigas 
y losas no pretensadas, que trabajan en una dirección (artículo 9.5.2.), y para 
elementos compuestos (artículo 9.5.5.). 
 
Se hace notar que, los valores de espesores mínimos se aplican sólo a elementos 
que no soportan, ni están unidos a, tabiques divisorios u otros elementos 
susceptibles de sufrir daños por efecto de las flechas. 
 
Los espesores mínimos dados en la Tabla 9.5.a), se deben modificar si se utilizan 
hormigones que no son de densidad normal y armadura con una tensión de fluencia 
distinta de 420 MPa. Las notas incluidas a pié de página de la Tabla, son esenciales para 
elementos de hormigón armado construidos con armadura que tenga una tensión de 
fluencia distinta de 420 MPa, razón por la cual, si se verifica esta condición, se deben 
aplicar las correcciones indicadas para fByB ≠ 420. 
 
Las modificaciones propuestas en la nota a) de la Tabla 9.5.a) se fundamentan en el 
estudio de los resultados de las investigaciones que se detallan en la referencia 9.12. 
 
La corrección por tensión de fluencia, (ver nota b) de la Tabla 9.5.a) es aproximada, pero 
debe producir resultados conservadores para los tipos de elementos considerados en la 
mencionada Tabla, para los porcentajes  típicos de armadura  y  para valores de fByB  entre   
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220 y  500 MPa. Los límites indicados en la Tabla 9.5.a) pueden ser insuficientes para el 
control de flechas, especialmente en el caso de voladizos. 
 
C 9.5.2.2. Para la determinación de las flechas instantáneas de elementos prismáticos 
no fisurados, se pueden utilizar los métodos o fórmulas usualmente empleados en la 
determinación de las deformaciones elásticas, con un valor constante de EBcB IBgB  para toda la 
longitud de la viga. Sin embargo, si el elemento está fisurado en una o más secciones, o si 
su altura varía a lo largo del tramo, será necesario realizar una determinación más exacta. 
 
C 9.5.2.3. El procedimiento del momento efectivo de inercia, descripto en este 
Reglamento y desarrollado en la referencia 9.13., se seleccionó considerando que es 
suficientemente preciso para ser utilizado en el control de las flechas (referencias 9.14., 
9.15. y 9.16.). El valor  IBeB efectivo se desarrolló con el fin de proporcionar una transición 
entre los límites superior e inferior de IBg B e IBcr B , en función de la relación MBcr B / MBaB . En la 
mayoría de los casos prácticos, IBeB  será menor que IBgB (IBeB < IBgB). Ver la Figura C 9.5.2.3. 
 
C 9.5.2.4. Para vigas continuas, el procedimiento indicado en este Reglamento sugiere 
utilizar el promedio simple de los valores de IBeB para las secciones de momentos 
positivos y negativos.  La utilización de las propiedades correspondientes a la sección 
del centro del tramo, para elementos prismáticos continuos, se considera satisfactoria para 
cálculos aproximados, principalmente porque la rigidez en el centro del tramo (incluyendo 
el efecto de la fisuración) tiene un efecto determinante sobre las flechas, como se 
demuestra en las referencias 9.11., 9.17.  y  9.18.  
 

 
 
Figura C 9.5.2.3. a).  Variación del momento de inercia efectivo I BeB en función de la 

relación de momentos. 
 
 
C 9.5.2.5. La contracción y la fluencia lenta debidas a las cargas de larga duración, 
provocan flechas a largo plazo adicionales a aquellas que se producen cuando las 
cargas se aplican por primera vez en la estructura. Estas deformaciones están influidas 
por la temperatura, la humedad, las condiciones de curado, la edad en el momento de la 
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carga, la cantidad de armadura de compresión, la magnitud de la carga de larga duración y 
otros factores.  
 
La expresión dada en este artículo, se considera satisfactoria siempre que, se utilice 
juntamente con los procedimientos de este Reglamento para calcular flechas instantáneas, 
y con los límites dados en la Tabla 9.5.b). Se hace notar que la  flecha determinada de 
acuerdo con este artículo es la flecha adicional a largo plazo debida a la carga 
permanente, y a la fracción de la sobrecarga aplicada durante un período 
suficientemente prolongado, como para originar deformaciones significativas en el tiempo. 
 
En la expresión (9-11), que se desarrolla en la referencia 9.19., el multiplicador de  ξ   tiene 
en cuenta el efecto de la armadura comprimida para reducir las flechas a largo plazo, de 
manera tal que   ξ = 2,0   representa un factor nominal dependiente del tiempo para 5 
años de duración de la carga. Para calcular valores de ξ correspondientes a períodos de 
carga menores que 5 años,  se puede utilizar la curva de la Figura 9.5.2.5. 
 
Cuando se opte por considerar la fluencia lenta y la contracción por separado, se pueden 
aplicar las expresiones aproximadas que se detallan en las referencias 9.13.,  9.14.,  9.19. 
y 9.20. 
 
C 9.5.2.6. Las limitaciones dadas en la Tabla 9.5.b) se relacionan únicamente con 
elementos apoyados o vinculados, no estructurales.  Para aquellas estructuras en las 
que los elementos estructurales son susceptibles de ser afectados por las deformaciones o 
por las flechas de los elementos a los que están vinculados, de tal manera que afecten 
adversamente la resistencia de la estructura, estas deformaciones y las fuerzas 
resultantes, se deben considerar explícitamente en el análisis y en el diseño de las 
estructuras, como se establece en el artículo 9.5.1. (ver la referencia 9.16.). 
 
Cuando se calcule la flecha a largo plazo, se permite restar la parte de la flecha que ocurre 
antes de vincular los elementos no estructurales. Al hacer esta corrección, para elementos 
de dimensiones y formas usuales, se puede utilizar la curva de la Figura 9.5.2.5. 
 
C 9.5.3. Elementos armados en dos direcciones (no pretensados) 
 
C 9.5.3.2. Los límites indicados en la Tabla 9.5.c) han surgido de la evolución, a 
través de los años, de los diferentes Códigos y Reglamentos internacionales en 
función de cuya aplicación se ha podido concluir que las losas  que se han ajustado 
a esos límites, no han mostrado sistemáticamente problemas relacionados con la 
rigidez, para cargas a corto y largo plazo. Naturalmente, esta conclusión se aplica 
únicamente dentro del dominio de experiencias anteriores en cuanto a cargas, medio 
ambiente, materiales, condiciones de borde y luces. 
 
En función de la la experiencia obtenida en estructuras similares construidas en nuestro 
país, los espesores mínimos que surgen de la aplicación de la expresión (9-12) pueden 
resultar excesivamente conservadores. 
 
Esta situación se manifiesta claramente cuando las losas no tienen todos sus bordes 
articulados o cuando la relación β = lado mayor/lado menor, supera valores de 1,5. 
 
Los estudios de la referencia 9.28. demuestran que es factible determinar los espesores 
mínimos de las losas bajo ciertas condiciones de carga, materiales y procedimientos 
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constructivos; los que se especifican en la Tabla C 9.5.3.2., en la cual es posible interpolar 
linealmente para condiciones intermedias. 
 
Las hipótesis sobre las que se desarrolló el estudio de la referencia 9.28. son las 
siguientes: 
 
� curado mínimo       3 días 
� plazo mínimo de remoción de puntales    2 semanas 
� construcción de mampostería (si existe)   3 meses 
� puesta en uso      1 año 
� cargas consideradas 

• peso propio de la losa 
 (incluye sobrecargas constructivas)    
• pisos, contrapisos, carpetas y cielorrasos  180 kg/m² 
• mampostería como carga uniforme   100 kg/m² 
• fracción de la sobrecarga sostenida  
 o de larga duración       30 % 

 
 
Tabla C 9.5.3.2. Coeficientes γ para la determinación de espesores mínimos 
 

Sobrecarga:

Sin Mampostería

 

Con Mampostería

Condición de 
vínculo

 

de lados

30 MN/mm²  50 MN/mm²  30 MN/mm²  50 MN/mm² 

 
 
 
 

 
 

 

 
 

 
 

 
  

 
 
 

 
 

 

 
 

 
 

 
 

  
 
 

β = 2

 

β = 1

 

48

 

55

 

42

 

50

 

35

 

42

 

33

40

 
 

 

Rel.

36

28

38

30

45

38

50

45

 = 1β

 = 2β

β = 2

β = 1

40

45

35

40

25

35

23

33

 
 

   
 

 
 

Altura total = luz menor / γ
 

 
 
C 9.5.3.3. Para paños de losas que tengan una relación, entre el lado mayor y el lado 
menor, mayor que 2, la utilización de las expresiones (9-12) y (9-13), que indican el 
espesor mínimo como porcentaje del lado mayor, puede conducir a resultados poco 
razonables. Para dichos paños de losas, se deben emplear las disposiciones establecidas 
en el artículo 9.5.2. para losas armadas en una dirección. 
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    Figura C 9.5.3.3.  Ejemplo de espesor mínimo de las losas armadas en dos 

direcciones, apoyadas en vigas en todos sus lados, para f ByB = 500 
MPa. 

 
C 9.5.3.4. El cálculo de flechas en losas es un tema complejo, aún suponiendo un 
comportamiento elástico-lineal. Para el cálculo de las flechas instantáneas, se 
pueden utilizar los valores de EBcB e IBe  Bespecificados en el artículo 9.5.2.3. y en la 
referencia 9.16. Sin embargo se pueden utilizar otros procedimientos y otros valores para 
la determinación de la rigidez EI, siempre que conduzcan a flechas que representen, en 
forma razonable, los resultados de ensayos significativos. 
 
Dado que la información disponible sobre flechas a largo plazo en losas es limitada, y no 
alcanza a justificar un procedimiento más elaborado, se acepta el uso de los factores 
dados en el artículo 9.5.2.5. para determinar las flechas adicionales a largo plazo. 
 
C 9.5.4. Elementos de hormigón pretensado 
 
Este Reglamento requiere que la flecha de cualquier elemento de hormigón pretensado, 
solicitado a flexión, se calcule y se compare con los valores admisibles dados en la Tabla 
9.5.b). 
 
 
C 9.5.4.1. Las flechas instantáneas de los elementos de hormigón pretensado Clase U, se 
pueden determinar mediante los métodos o fórmulas habituales correspondientes a 
deformaciones elásticas, utilizando el momento de inercia de la sección total o bruta de 
hormigón sin fisurar y el módulo de elasticidad del hormigón especificado en el artículo 
8.5.1. 
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C 9.5.4.2. Los elementos pretensados solicitados a flexión, Clase C y Clase T, se 
definen en el artículo 18.3.3. 
 
La referencia 9.21. contiene información sobre la determinación de las flechas utilizando 
una relación momento-deformación bilineal y un momento de inercia efectivo. 
 
La referencia 9.22. contiene información adicional sobre flechas en elementos de 
hormigón pretensado fisurado. 
 
En la referencia 9.23. se demuestra que se puede utilizar el método IBeB para determinar las 
flechas de los elementos pretensados Clase T  solicitados por encima de la carga de 
fisuración. En este caso el momento de fisuración debe tener en cuenta el efecto del 
pretensado. 
 
En la referencia 9.23. también se presenta un método para predecir el efecto de la 
armadura traccionada, no pretensada, en la reducción de la contraflecha debida a la 
fluencia lenta, de forma similar a la  que se presenta en las referencias 9.16. y 9.24. 
 
C 9.5.4.3. La determinación de las flechas a largo plazo de los elementos de 
hormigón pretensado, solicitados a flexión, resulta un procedimiento complejo. Los 
cálculos deben considerar, no sólo el incremento de las flechas debido a las tensiones de 
flexión, sino también las flechas adicionales a largo plazo resultantes del acortamiento, 
dependiente del tiempo, del elemento solicitado a flexión. 
 
En términos generales, los elementos de hormigón pretensado se acortan más con el 
tiempo que otros elementos similares no pretensados. Esto se debe a que la 
precompresión en la losa o la viga, produce fluencia lenta axial. Esta fluencia lenta, 
conjuntamente con la contracción del hormigón, origina un acortamiento significativo de los 
elementos solicitados a flexión, que continúa durante varios años después de la 
construcción, y se debe considerar en el diseño. 
 
El acortamiento tiende a reducir la tracción en el acero de pretensado, disminuyendo 
de esta manera la precompresión en el elemento y, en consecuencia, produciendo 
incrementos de las flechas a largo plazo. 
 
Otro factor que puede influir en las flechas a largo plazo de los elementos pretensados, 
solicitados a flexión, es el hormigón o la albañilería adyacente, no pretensados, en la 
misma dirección del elemento. Estos elementos pueden consistir en una losa no 
pretensada en la misma dirección que la viga, adyacente a una viga pretensada, o a un 
sistema de losas no pretensadas. 
 
Dado que el elemento pretensado tiende a sufrir una mayor contracción y una mayor 
fluencia lenta que el hormigón adyacente no pretensado, la estructura tenderá a lograr 
una compatibilidad de los efectos de acortamiento. Esto da como resultado una reducción 
de la precompresión en el elemento pretensado, pues el hormigón adyacente absorbe la 
compresión.  La reducción en la precompresión del elemento pretensado, se puede 
producir a lo largo de un período de varios años y dar lugar a flechas adicionales a 
largo plazo y  a un aumento de tensiones en el elemento pretensado. 
 
Para determinar las flechas a largo plazo de los elementos pretensados, se puede 
utilizar cualquier método adecuado, siempre y cuando se consideren todos los efectos. En 
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las referencias 9.16., 9.25., 9.26. y 9.27. se puede encontrar una guía para encarar esta 
determinación.  
 
 
C 9.5.5. Construcción en etapas 
 
Como se han realizado pocos ensayos para estudiar las flechas instantáneas y a largo 
plazo de elementos construidos en etapas, las prescripciones dadas en los artículos 
9.5.5.1. y 9.5.5.2, se basan en el criterio del Comité Redactor del Código ACI 318 y en la 
experiencia acumulada en Estados Unidos con este tipo de estructuras. 
 
Para elementos construidos en etapas, pretensados, ya sea que cualquier parte del 
elemento compuesto esté pretensada, o si el elemento se pretensa después de que se 
han solidarizado sus componentes, se deben aplicar las disposiciones del artículo 9.5.4. y 
se deben calcular las flechas.  
 
Para elementos construidos en etapas, no pretensados, las flechas se deben calcular y 
comparar con los valores límites dados en la Tabla 9.5. b), sólo cuando la altura del 
elemento o de la parte prefabricada del elemento, sea menor  que la altura mínima dada 
en la Tabla 9.5.a).  
 
En elementos sin apuntalar, la altura correspondiente depende de si la flecha se consi-
dera antes o después de lograr una acción compuesta efectiva. (En el Capítulo 17 se 
establece que no se debe hacer distinción entre elementos apuntalados y sin apuntalar 
cuando se hace referencia a los cálculos de resistencia y no a deformaciones). 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 10.  
 
CARGAS AXIALES Y FLEXIÓN 
 
 
 
 
 
 
C 10.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
  
La definición de deformación específica neta de tracción, dada en el Anexo al Capítulo 1, 
excluye las deformaciones debidas al pretensado efectivo, la fluencia lenta, la contracción 
y la temperatura. 
 
 
C 10.2. HIPÓTESIS DE DISEÑO  
 
C 10.2.1. Cuando se determina la resistencia de un elemento por medio del método de 
diseño por resistencia última, descripto en este Reglamento, se deben verificar dos 
condiciones fundamentales: 
 

1) el equilibrio estático 
 
2) la compatibilidad de las deformaciones 

 
 
La condición de equilibrio entre los esfuerzos de compresión y de tracción que actúan 
en la sección transversal se debe verificar para la condición de resistencia nominal. 
 
La compatibilidad entre la tensión y la deformación, tanto para el hormigón como para la 
armadura también se debe verificar para la condición de resistencia nominal, 
considerando las hipótesis de diseño establecidas en el artículo 10.2. 
 
C 10.2.2. Numerosos ensayos internacionales, han confirmado que las deformaciones 
específicas de una sección transversal de hormigón armado responden a una ley de 
distribución esencialmente lineal en altura, aún cerca de su resistencia última. 
 
En este Reglamento se supone que las deformaciones específicas (ε) tanto del 
hormigón como de la armadura son directamente proporcionales a la distancia al eje 
neutro. Esta suposición es de primordial importancia en el diseño para poder determinar la 
deformación y en consecuencia la correspondiente tensión en la armadura. 
 
C 10.2.3. En diversos tipos de ensayos a nivel internacional , se ha observado que la 
máxima deformación específica de compresión en el hormigón varía desde 0,003 
hasta valores tan altos como 0,008 bajo condiciones especiales. Sin embargo, las 
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deformaciones específicas para las cuales se desarrolla el momento último varían en 
forma usual entre 0,003 y 0,004, para elementos de dimensiones y materiales normales. 
 
C 10.2.4. En una armadura constituida por barras o alambres conformados, resulta 
razonable suponer  que la tensión es proporcional a la deformación, para valores de las 
tensiones menores que el valor de la tensión de fluencia especificada f By B . 
 
El aumento de la resistencia debido al efecto de endurecimiento por deformación de la 
armadura no se debe considerar en los cálculos de resistencia. En dichos cálculos el 
esfuerzo que se desarrolla en la armadura comprimida o traccionada se debe determinar 
de la siguiente  forma: 
 

• cuando   ε Bs B <  ε By B  (deformación de fluencia): 
 

ABs B f Bs B = ABs B  EBs B  ε Bs B  
 

• cuando  ε Bs B ≥ ε By B : 
 

ABs B f Bs B = ABs B  fBy B  
 
siendo: 
 

ε Bs B el valor de la deformación específica en el baricentro de la armadura. 
 

EBs B el módulo de elasticidad del acero de la armadura, que se puede adoptar 
igual a 200 000 MPa (ver el artículo 8.5.2.). 

 
C 10.2.5. La resistencia a tracción del hormigón solicitado a flexión (módulo de rotura) 
es una propiedad con mayor variación que la resistencia a la compresión, y su valor se 
ubica, en forma aproximada, entre el 10 % y el 15 % del valor de la resistencia a com-
presión. La resistencia a tracción del hormigón solicitado a flexión no se debe considerar 
en el diseño por resistencia última.  Esta suposición concuerda con los resultados de 
ensayos de elementos con porcentajes normales de armadura, siendo por lo general 
correcto, no considerar la resistencia a tracción en condiciones últimas, cuando hay un 
porcentaje muy pequeño de armadura. 
 
No obstante, es muy importante considerar la resistencia a tracción del hormigón en 
la evaluación de las condiciones de fisuración y de deformación bajo las cargas de 
servicio. 
 
C 10.2.6. La suposición planteada en este artículo reconoce la distribución inelástica de 
tensiones en el hormigón para valores altos de las tensiones. A medida que se va 
alcanzando  la tensión máxima, la relación tensión-deformación del hormigón no sigue una 
línea recta, sino que adopta  la forma de una curva (la tensión no es proporcional a la 
deformación). El perfil general de la curva tensión-deformación es, en forma básica, una 
función de la resistencia del hormigón, y consiste en una curva que aumenta de cero 
hasta un valor máximo para una deformación específica de compresión entre 0,0015 y 
0,0020, seguida de una curva descendente con una deformación específica última 
(aplastamiento del hormigón) desde 0,003  hasta más de 0,008. 
 
Este Reglamento establece un valor de deformación máxima a ser utilizado en el 
diseño igual a 0,003, tal como se indica en el artículo 10.2.3. 
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La distribución real de las tensiones de compresión en el hormigón es compleja, y por lo 
general no se la conoce en forma explícita. Sin embargo, las investigaciones han 
demostrado que las propiedades importantes relacionadas con la distribución de tensiones 
en el hormigón se pueden determinar en forma adecuada utilizando cualquiera de las 
diferentes propuestas para el perfil de dicha distribución. Este Reglamento permite que 
para el diseño se utilice cualquier distribución particular de tensiones, siempre que 
se demuestre  que brinda predicciones de la resistencia última que están 
razonablemente de acuerdo con los resultados de ensayos avalados por las 
investigaciones que existen a nivel internacional. Aunque se han propuesto varias 
distribuciones de tensiones, las tres más comunes son la parabólica, la trapezoidal y la 
rectangular. 
 
C 10.2.7. Este Reglamento permite, para el diseño, la utilización de una distribución 
rectangular de tensiones de compresión (bloque de tensiones) en reemplazo de otras 
distribuciones de tensiones más exactas. En el bloque rectangular equivalente de 
tensiones se utiliza una tensión promedio de 0,85 f’ BcB con un rectángulo de altura  a = β B1 B  c. 
En  forma experimental  se ha  determinado  un  valor   β B1 B  =  0,85  para hormigones con 
f’ BcB ≤ 30 MPa disminuyendo en 0,05 por cada 7,0 MPa de f’ BcB por encima del valor 30 MPa. 
 
 

 
 

 
Figura C 10.2.7. Factor de resistencia β B1 B (referencia 10.
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En la actualización 1976 del Código ACI 318 del año 1971, se decidió adoptar un límite 
inferior de β B1  Bigual a 0,65 para resistencias del hormigón mayores que 55 MPa. Los datos 
obtenidos en ensayos con hormigones de alta resistencia, descriptos en las referencias 
10.1. y 10.2., avalan la utilización de un bloque de tensiones rectangular equivalente para  
resistencias del hormigón que excedan de 55 MPa, con un valor de β B1B = 0,65. La utilización 
de la distribución rectangular equivalente de tensiones especificada en la versión 1971 
del ACI 318, sin límite inferior para β B1 B, originó como resultado diseños inconsistentes 
para hormigones de alta resistencia en elementos sometidos a la combinación de cargas 
axiales y de flexión. 
 
La distribución rectangular de tensiones no representa la distribución real de 
tensiones en la zona de compresión en condiciones últimas, pero proporciona en 
esencia, los mismos resultados  que los obtenidos en los ensayos descriptos en la 
referencia 10.3. 
 
 
C 10.3. PRINCIPIOS Y REQUISITOS GENERALES  
 
 
C 10.3.1.  Las expresiones de diseño por resistencia última para los elementos solicitados 
a flexión, o por una combinación de cargas axiales y de flexión, utilizando la distribución 
rectangular de tensiones, se presentan en la referencia 10.3., en la cual también se 
pueden consultar, al igual que en las ediciones anteriores de los Comentarios al Código 
ACI 318,  la deducción de las expresiones de resistencia para secciones transversales 
distintas de las rectangulares. 
 
C 10.3.2. En una sección transversal existe una condición de deformación balanceada 
cuando la deformación específica máxima en la fibra comprimida extrema alcanza el 
valor de 0,003 y la deformación en la armadura traccionada es la correspondiente a la 
primera deformación de fluencia f By B/EBs B. La cuantía  ρ BbB  de la armadura que produce las 
condiciones balanceadas en flexión depende de la forma de la sección transversal y de la 
posición de la armadura. 
 
C 10.3.3. La resistencia nominal a flexión de un elemento se alcanza cuando la 
deformación específica en la fibra comprimida extrema llega al valor límite supuesto 
de 0,003. La deformación específica neta de tracción  ε BtB  es la deformación por tracción 
en el acero más traccionado, determinada para la condición de resistencia nominal, 
excluyendo las deformaciones debidas al pretensado, la fluencia lenta, la contracción y la 
temperatura. La deformación específica neta de tracción en el acero más traccionado 
se determina a partir de una distribución lineal de las deformaciones específicas 
para la condición de resistencia nominal, utilizando relaciones de triángulos 
semejantes. (ver la Figura C 10.3.3.). 
 
 



 
 
Reglamento CIRSOC 201, Comentarios                                                                                                                Cap. 10 - 125 

 
 

 
Figura C 10.3.3. Distribución de deformaciones específicas y deformación 

específica neta de  tracción. 
 
 
Cuando la deformación específica neta de tracción en el acero más traccionado es 
suficientemente grande (igual o mayor que 0,005), la sección se define como 
controlada por tracción, y se puede  esperar que la falla se advierta en forma anticipada 
por la aparición de deflexiones y fisuración excesivas. 
 
Cuando la deformación específica neta de tracción en el acero más traccionado es 
pequeña (igual o menor que el límite de deformación específica controlada por 
compresión) se puede esperar una condición de falla frágil, con escasa advertencia de una 
falla inminente. 
 
Los elementos solicitados a flexión son, en general, controlados por tracción, 
mientras que los elementos solicitados a compresión son, en general, controlados 
por compresión. Algunas secciones, como aquellas que están sujetas a pequeñas cargas 
axiales  y momentos flexores elevados, presentarán una deformación específica neta por 
tracción en el acero más traccionado, que se encontrará comprendida entre los límites 
definidos anteriormente, o sea que serán secciones ubicadas en una zona de 
transición entre las secciones controladas por compresión y las secciones 
controladas por tracción. En el artículo 9.3.2. se especifican los factores de reducción 
de la resistencia que se deben utilizar en las secciones controladas por tracción, en las 
secciones controladas por compresión y en los casos intermedios comprendidos en la 
zona de transición. 
 
Con anterioridad al desarrollo de estas especificaciones, la deformación específica límite 
por tracción en elementos solicitados a compresión no se explicitaba, sino que estaba 
implícita en la cuantía máxima de la armadura traccionada que se especificaba como una 
fracción de ρ Bb B, la cual dependía de la tensión de fluencia de la armadura. 
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El nuevo límite para la deformación específica neta de tracción de 0,005  para 
secciones controladas por tracción se eligió para que fuera un límite único aplicable 
a todos los tipos de acero (tesos y no tesos) permitidos por el Código ACI 318. 
 
Se debe destacar  que el límite para la deformación específica neta de tracción de 0,005 
no es un límite absoluto, como lo  era el límite de 0,75 ρ Bb B en las ediciones anteriores del 
Código ACI 318, sino un punto en el cual el factor de reducción de la capacidad 
comienza a variar. El Código ACI 318 permite elevadas cuantías de armadura que 
produzcan una deformación específica neta de tracción menor que 0,005, aunque no 
resulten económicas debido a la reducción del factor φ . En los elementos solicitados a 
flexión, es más económico agregar armadura de compresión, si es necesario, para 
hacer que ε Bt B ≥ 0,005. 
 
A menos que se requieran cantidades inusuales de ductilidad, el límite de 0,005 
proporciona un comportamiento dúctil en la mayoría de los diseños. Una condición 
en la cual se requiere una mayor ductilidad es en el proceso de redistribución de 
momentos en elementos continuos y en pórticos. El artículo 8.4. permite la redistribución 
de los momentos negativos. Dado que la redistribución de momentos depende de la 
adecuada ductilidad de las zonas de formación de rótula, la redistribución de 
momentos se limita a secciones  que tengan una deformación específica neta de 
tracción, como mínimo, de 0,0075. 
 
En las vigas con armadura de compresión, o en vigas T, los efectos de la armadura de 
compresión y de las alas se consideran, en forma automática, en el cálculo de la defor-
mación específica neta por tracción ε Bt B. 
 
 
C 10.3.5. El motivo de esta limitación es restringir la cuantía de armadura en las vigas no 
pretensadas a valores similares a los que se utilizaban en ediciones del Código ACI 318 
anteriores a la edición 2002. 
 
El límite de 0,75 ρ BbB para la armadura corresponde a una deformación específica neta de 
tracción, para la resistencia nominal, de 0,00376. 
 
El límite propuesto de 0,004 es apenas algo más conservador. Esta limitación no se 
debe aplicar a los elementos pretensados. 
 
Cuando las solicitaciones no puedan ser equilibradas con armadura simple manteniendo 
una deformación ε BtB  igual o mayor que 0,004 se podrá agregar armadura comprimida A'BsB o 
modificar las dimensiones o materiales de la sección de hormigón de modo de respetar 
dicho límite. Desde un punto de vista económico, puede convenir llevar el límite anterior de 
deformación en el acero a 0,005, de modo de utilizar el máximo valor de φ (igual a 0,90) 
que permite este Reglamento. 
 
 
C 10.3.6. y C 10.3.7. Las excentricidades mínimas de diseño que se incluyeron en las 
ediciones 1963 y 1971 del ACI 318, se suprimieron en la edición del año 1977, excepto en 
lo referente a las consideraciones de los efectos de esbeltez en elementos solicitados a 
compresión con momentos muy pequeños o iguales a cero, determinados en el extremo 
(artículo 10.12.3.2.). 
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Originalmente, las excentricidades mínimas especificadas estaban destinadas a servir 
como medio para reducir la resistencia de diseño para la condición de carga axial de una 
sección en compresión pura, con el fin de responder a las excentricidades accidentales, no 
previstas en el análisis y que podrían existir en un elemento solicitado a compresión, y 
reconocer que la resistencia del hormigón puede ser menor que f’ Bc B para cargas de larga 
duración de valores altos. 
 
El principal propósito de establecer un requisito mínimo de excentricidad fue limitar 
la resistencia máxima para la carga axial de diseño de un elemento solicitado a 
compresión, situación que actualmente se resuelve en el artículo 10.3.6. limitando la 
resistencia para la carga axial de diseño  de una sección en compresión pura, al  80 %  u 
85 % de la resistencia nominal.  Estos porcentajes se aproximan a las resistencias axiales, 
para relaciones e/h de 0,05  y 0,10 especificadas en las ediciones anteriores del Código 
ACI 318, para elementos con armadura zunchada y con estribos cerrados 
respectivamente. 
 
La misma limitación dada para la carga axial se aplica tanto a los elementos 
comprimidos hormigonados en obra como a los prefabricados. Las ayudas de diseño  
y los programas de computación que se basan en el requisito mínimo de excentricidad 
establecido en las ediciones 1963 y 1971 del ACI 318 son igualmente aplicables. 
 
Para elementos pretensados, la resistencia de diseño para la condición de carga 
axial en compresión pura se determina por medio de los métodos de diseño por 
resistencia establecidos en el Capítulo 10, incluyendo el efecto del pretensado. 
 
Los momentos en el extremo de un elemento solicitado a compresión se deben considerar 
en el diseño de los elementos adyacentes solicitados a flexión. En los pórticos 
indesplazables no es necesario considerar los efectos de los momentos amplificados en 
los extremos de la columna para el dimensionamiento de las vigas adyacentes. En los 
pórticos desplazables, se deben considerar los momentos amplificados en los extremos 
para el dimensionamiento de los elementos solicitados a flexión, tal como se especifica en 
el artículo 10.13.7. 
 
Las columnas de esquina y otras que estén expuestas a momentos conocidos, que 
ocurren en forma simultánea en dos direcciones, se deben diseñar para flexión biaxial 
y carga axial (flexión compuesta oblicua). En las referencias 10.4. y 10.5. se pueden 
encontrar métodos satisfactorios para resolver este tema, tales como el método de las 
cargas recíprocas (referencia 10.6.) y el método del contorno de las cargas (referencia 
10.7.). Las investigaciones que se describen en las referencias 10.8. y 10.9. indican que, 
con la utilización del bloque de  tensión rectangular equivalente propuesto en el artículo 
10.2.7. de este Reglamento, se obtienen estimaciones satisfactorias de la resistencia para 
secciones doblemente simétricas. 
 
A partir de la relación de cargas recíprocas (referencia 10.6.) se puede obtener una 
estimación simple, y en cierta medida conservadora, de la resistencia nominal PBni B: 
 
 

onynxni P
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P
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P
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siendo: 
 

PBni B la resistencia nominal para las cargas axiales con una excentricidad dada 
respecto de ambos ejes. 

 
 PBoB la resistencia nominal para las cargas axiales con excentricidad cero. 
 

PBnxB la resistencia nominal para las cargas axiales con la excentricidad dada 
respecto del eje x. 

 
PBnyB la resistencia nominal para las cargas axiales con la excentricidad dada 

respecto del eje y. 
 

 
Esta relación es más adecuada cuando los valores PBnxB y PBnyB son mayores que el esfuerzo 
axial balanceado  PBbB  para el eje en cuestión. 
 
 
C 10.4.  DISTANCIA ENTRE LOS APOYOS LATERALES DE ELEMENTOS 

SOLICITADOS A FLEXIÓN  
 
Los ensayos descriptos en las referencias 10.10. y 10.11. han demostrado que las vigas 
de hormigón armado sin arriostramientos laterales de dimensiones razonables, aún 
cuando sean muy altas y angostas, no fallan prematuramente por pandeo lateral, siempre 
y cuando se carguen sin excentricidad lateral, la cual provocaría torsión. 
 
Las vigas sin arriostramientos laterales con frecuencia están cargadas 
excéntricamente (“excentricidad lateral”) o con una ligera inclinación. Las tensiones y las 
deformaciones producidas por tales posiciones de las cargas, se convierten en 
perjudiciales para las vigas angostas y altas, y este perjuicio es mayor a medida que 
aumenta la longitud sin apoyo lateral. Para ciertas condiciones reales de carga, se 
pueden necesitar apoyos laterales con separaciones menores que 50 b . 
 
 
C 10.5. ARMADURA MÍNIMA EN ELEMENTOS SOLICITADOS A FLEXIÓN 
 
Las disposiciones acerca de una cantidad mínima de armadura se aplican a aquellos 
elementos solicitados a flexión que, debido a su diseño arquitectónico u otras razones, 
tienen una sección transversal mayor a la requerida por las consideraciones de 
resistencia. Con una cantidad muy pequeña de armadura traccionada, el momento 
resistente calculado como sección de hormigón armado, utilizando un análisis de sección 
fisurada, resulta menor que el correspondiente al de una sección de hormigón simple, 
determinado a partir de su módulo de rotura (resistencia a la tracción). La falla en este 
caso puede ser repentina. 
 
Para prevenir esta falla, el artículo 10.5.1. exige una cantidad mínima de armadura de 
tracción tanto en las zonas de momento positivo como en las de momento negativo. 
Cuando se especifica una resistencia del hormigón superior a 35 MPa, el valor 1,4/fBy B 
prescripto en el artículo 10.5.1. puede no ser suficiente. La expresión (10-3) 
proporciona la misma cantidad de armadura que 1,4 bBwB d / fBy B, cuando f’ BcB  es igual a        
31,4 MPa . 
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Cuando el ala de una sección está traccionada, la cantidad de armadura de tracción 
necesaria para hacer  que la resistencia de la sección armada sea igual a la de la sección 
sin armar es, en forma aproximada, el doble que para una sección rectangular o para una 
sección en la cual el ala esté sometida a compresión. 
 
Una mayor cantidad de armadura mínima de tracción es particularmente necesaria 
en voladizos y otros elementos estáticamente determinados en los cuales no existe 
posibilidad de redistribución de momentos. 
 
C 10.5.3. La armadura mínima requerida por la expresión (10-3) se debe colocar en 
todas las zonas en las que, por cálculo, se necesite armadura, excepto cuando la 
armadura adoptada supere en 1/3, como mínimo, a la necesaria por dimensionamiento. 
Esta excepción proporciona suficiente armadura adicional en grandes elementos en los 
cuales la cantidad especificada en los artículos 10.5.1. y 10.5.2. puede resultar excesiva. 
 
En los elementos con requerimientos especiales de ductilidad se deben analizar con 
cuidado las cuantías mínimas a colocar. 
 
C 10.5.4. La cantidad mínima de armadura especificada para losas debe ser igual a la 
cantidad que se establece como armadura de contracción y temperatura, en el 
artículo 7.12. 
 
En el contexto de este artículo, las losas que se apoyan en el terreno no se deben 
considerar losas estructurales, a menos que transmitan cargas verticales de otras partes 
de la estructura al terreno. La armadura de las losas apoyadas en el terreno se debe 
dimensionar considerando todas las fuerzas de diseño. Las losas de fundación y otras 
losas que ayudan al soporte vertical de la estructura deben cumplir con las 
especificaciones de este artículo. 
 
Los valores límites para la separación máxima de la armadura en losas estructurales 
(incluyendo fundaciones), especificados en el artículo 10.5., se han adoptado como un 
valor de compromiso entre lo especificado por el ACI 318 y lo aconsejable por las prácticas 
constructivas habituales en nuestro país. 
 
 
C 10.6.  DISTRIBUCIÓN DE LA ARMADURA DE FLEXIÓN EN VIGAS Y LOSAS 

ARMADAS EN UNA DIRECCIÓN 
 
C 10.6.1. Muchas estructuras diseñadas por el método de las tensiones admisibles y 
con bajas tensiones en la armadura han cumplido con las funciones previstas, con 
una fisuración debida a la flexión limitada. Sin embargo, cuando se utilizan aceros de 
alta resistencia con valores altos de tensión bajo cargas de servicio, se deben esperar 
fisuras visibles, razón por la cual se hace necesario tomar precauciones en la disposición 
de la armadura con el objeto de controlar la fisuración.  
 
Por motivos de durabilidad y estética siempre son preferibles muchas fisuras muy 
finas, capilares,  que pocas fisuras anchas. 
 
El control de la fisuración es particularmente importante cuando se utiliza armadura 
con una tensión de fluencia superior a 220 MPa. Las prácticas correctas de armado 
actuales, generalmente conducen a un adecuado control de la fisuración, aún cuando se 
utilice armadura con una tensión de fluencia de 420 MPa . 
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Las investigaciones realizadas en laboratorio, que se describen en las referencias 10.12. y 
10.14. y que incluyeron barras conformadas, han confirmado que el ancho de las fisuras 
bajo cargas de servicio es proporcional a la tensión en el acero. Asimismo se pudo 
detectar que las variables significativas que reflejan la influencia del armado son el 
espesor del recubrimiento de hormigón y la separación de la armadura. 
 
El ancho de las fisuras está esencialmente sujeto a una amplia dispersión, incluso 
en el cuidadoso trabajo de laboratorio, y está influido por la contracción y otros 
efectos que dependen del tiempo. El control de la fisuración mejora cuando la 
armadura está bien distribuida en la zona de máxima tracción en el hormigón. 
 
C 10.6.3. La disposición de varias barras con una separación moderada resulta 
mucho más efectiva para controlar la fisuración, que la disposición de una o dos 
barras de gran diámetro de un área equivalente. 
 
C 10.6.4. En la edición 2005 del Código ACI 318 se decidió actualizar este artículo para 
reflejar las mayores tensiones de servicio que se originan en la armadura de flexión al 
utilizar las combinaciones de cargas propuestas en la edición 2002 de dicho Código. 
 
La separación máxima de las barras y alambres se especifican ahora con la finalidad 
directa de controlar la fisuración (ver las referencias 10.15., 10.16. y 10.17.). 
 
Para el caso habitual de las vigas con armadura fByB = 420 MPa y 50 mm de recubrimiento 
libre de hormigón sobre la armadura principal, con fBsB = 280 MPa, la separación máxima de 
las barras resulta igual a 250 mm. 
 
El ancho de las fisuras en las estructuras es muy variable. En las ediciones del ACI 318 
anteriores a 1999, se establecían disposiciones para la distribución de las armaduras, 
basadas en expresiones empíricas en las que se utilizaba un ancho de fisura calculado de 
0,4 mm. 
 
Las nuevas disposiciones para  la separación intentan controlar la fisuración superficial a 
un ancho que, en forma general, sea aceptable en la práctica, pero que puede variar 
dentro de una estructura dada. 
 
La influencia de la fisuración en el proceso de corrosión de las armaduras constituye 
un tema controvertido. Las investigaciones descriptas en las referencias 10.18. y 10.19. 
muestran que la corrosión no presenta una clara correlación con los anchos de las fisuras 
superficiales en el rango correspondiente a las tensiones que aparecen en la armadura 
para cargas de servicio. Por esta razón se ha eliminado la anterior distinción entre 
exposición interna y externa. 
 
C 10.6.5. A pesar de que se han realizado numerosos estudios, no se dispone de 
evidencia experimental clara respecto al ancho de fisura a partir del cual existe peligro de 
corrosión. Las pruebas de exposición indican que la calidad del hormigón, la 
compactación adecuada y un recubrimiento de hormigón apropiado, pueden ser 
más importantes para la protección contra la corrosión que el ancho de fisuras en la 
superficie del hormigón. 
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C 10.6.6. En grandes vigas T, la distribución de la armadura negativa para el control 
de la fisuración debe considerar que: 
 

1) la gran separación de la armadura a lo largo de todo el ancho efectivo del ala, 
puede provocar que se formen fisuras anchas en la losa cerca del alma. 

 
2) la ubicación de las barras o alambres con reducida separación, cerca del alma, 

deja sin protección las zonas exteriores del ala. 
 
La limitación fijada por este Reglamento tiene por finalidad evitar una separación de 
armaduras muy grande. Al mismo tiempo, se exige una cierta armadura adicional, 
necesaria para proteger las zonas exteriores del ala. 
 
 
C 10.6.6.1. Expresiones para el control de la fisuración 
 
Hasta el año 1995, el Código ACI 318 especificaba la forma de determinar las aberturas de 
fisuras para vigas y losas armadas en una dirección, pero a partir de la versión 1999 del 
Código, el Comité ACI 318 decidió no incluir la expresión para determinar la abertura de 
las fisuras, sino  fijar una determinada separación de la armadura más próxima a una 
superficie traccionada, debido a que las investigaciones más modernas que se realizaron 
sobre las expresiones presentadas hasta la versión 1995, parecían indicar que el rango de 
validez de dicha expresión se circunscribía a valores de recubrimientos relativamente 
pequeños y medianos de hasta 63 mm. 
 
Por lo tanto, para recubrimientos inferiores a 63 mm, y siempre que lo juzgue necesario, el 
Proyectista o Diseñador Estructural podrá utilizar la expresión que proponía el ACI 318-95 
en su artículo10.6.4., el que se reproduce a continuación con sus comentarios correspon-
dientes. 
 

(ACI 318-95) artículo 10.6.4.  
Cuando la tensión de fluencia especificada, f ByB , para la armadura traccionada supere los 300 
MPa, las secciones transversales correspondientes al máximo momento positivo y al máximo 
momento negativo se deberán dimensionar de tal manera que la cantidad z, dada por la 
siguiente expresión: 
 

3
cs Adfz =                                                           (10-5) 

 
resulte 
 
 z  ≤  30 MN/m para exposición interior 
 
 z  ≤  25 MN/m para exposición exterior 
 
siendo: 
 
 f BsB la tensión en la armadura para las cargas de servicio, en MPa. Se deberá determinar 

como el momento dividido el producto del área de acero y el brazo interno de 
momento. Alternativamente se podrá  adoptar  f BsB como el  60 % de f ByB . 

 
 dBcB el recubrimiento de hormigón medido desde la fibra extrema traccionada hasta el 

centro de la primera línea de armadura. 
 



 
 
Reglamento Argentino de Estructuras de Hormigón                                                                                    Com. Cap. 10 - 132 

 A el área efectiva de hormigón traccionado alrededor de la armadura de flexotracción 
que tiene el mismo baricentro que la armadura, dividida por el número de barras o 
alambres, en mm². 

 
  Cuando la armadura de flexión esté compuesta por barras o alambres de diferentes 

diámetros, el número de barras o alambres se deberá determinar como el área total 
de la armadura dividida por el área de la barra o alambre más grande que se utilice. 

 
(ACI 318-95) artículo 10.6.5. 
Los requerimientos del artículo 10.6.4. no son suficientes para estructuras sujetas a 
exposiciones muy agresivas o diseñadas para ser impermeables. 
 
Para estas estructuras se deberán realizar investigaciones especiales y adoptar los recaudos 
correspondientes. 
 
(ACI 318-95) Comentarios al artículo 10.6.4. 
La expresión (10-5) proporciona una distribución que permite controlar la fisuración razonable-
mente. Dicha expresión se presenta en forma tal que enfatiza los detalles de armadura antes 
que la abertura de fisura w. 
 
La expresión (10-5) se basa en la expresión de Gergely-Lutz:  
 

3
cs Adf076,0w β=  

 
en la cual w se expresa en unidades de 0,03 mm. 
 
Para simplificar el diseño práctico se ha adoptado un valor de β (relación entre la distancia al 
eje neutro de la fibra extrema traccionada y el baricentro de la armadura principal) igual a 1,2. 
 
Los ensayos de laboratorio (referencia 10.15. del ACI 318-95: "Crack control in one-way slabs 
reinforced with deformed wire fabric") han demostrado que la expresión de Gergely-Lutz se 
aplica razonablemente a losas en una dirección. 
 
El valor promedio de β es igual a 1,35 para losas en lugar del valor 1,2 utilizado en vigas, razón 
por la cual sería consistente reducir el máximo valor de z por un factor que resulte de la relación 
1,2/1,35. 
 
Los valores límites de z (30 MN/m para exposición interior y 25 MN/m para exposición exterior) 
coresponden a valores límites de la abertura de fisuras (w) de 0,4 mm (para 30 MN/m) y 0,33 
mm (para 0,25 MN/m)  
 

NOTA DEL CIRSOC:  
 
En la bibliografía internacional se pueden encontrar los siguientes valores de z para 
losas y vigas: 
 

 z ≤ 30 MN/m para vigas en interiores (corresponde a wBmáxB = 0,40 mm) 
 
 z ≤ 25 MN/m para vigas en exteriores (corresponde a wBmáxB = 0,30 mm) 
 
 z ≤ 28 MN/m para losas en una dirección, en interiores (corresponde a wBmáxB = 0,40 mm) 
 
 z ≤ 20 MN/m para losas en una dirección, en exteriores (corresponde a wBmáxB = 0,30 mm) 
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El área efectiva de la sección de hormigón traccionada alrededor de la armadura se define 
como aquella área de hormigón que tiene el mismo baricentro que la armadura. Por otra parte, 
ésta área está limitada por las superficies de las secciones transversales y la línea recta 
paralela al eje neutro. 
 
La determinación del área efectiva por barra, A, se ilustra en la Figura C 10.6.4. en la cual el 
baricentro de la armadura principal se ubica a 91 mm desde la parte inferior de la viga. 
 
 
 

 
 

Figura C 10.6.4.  Área efectiva de hormigón traccionado (ejemplo de viga  
 con 5 barras de d Bb B = 32 mm) 
 
 
El área efectiva traccionada es entonces igual a dos veces 91 mm por el ancho b de la viga, 
valor que dividido por el número de las barras, (5), da como resultado 10920 mm² por barra  

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

5
mm 300mm   912

. 

 
ACI 318-95 Comentarios al artículo 10.6.5. 
Aunque se han realizado numerosos estudios y ensayos, no existe evidencia experimental clara 
con respecto al ancho de fisuras más allá de aquella que indica que el peligro de corrosión 
existe. Los ensayos de exposición indican que la calidad del hormigón, una adecuada 
compactación y un recubrimiento de hormigón suficiente pueden ser de mayor importancia para 
la protección contra la corrosión que los anchos de fisura sobre la superficie del hormigón. 
 
Los valores límites de z fueron, en consecuencia elegidos principalmente para establecer un 
detallado razonable de la armadura en términos de la experiencia práctica obtenida en 
estructuras existentes. 

 
Se recomienda muy especialmente consultar también los siguentes documentos que se 
encuentran traducidos en la página web: www.inti.gov.ar/cirsoc (publicaciones complemen-
tarias): 
 
ACI 224 R-01  "Control de la fisuración en estructuras de hormigón". 
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ACI 224.1R-98  "Causas, evaluación y reparación de fisuras en estructuras de 
hormigón". 

 
ACI 224.2R-97  "Fisuración de elementos de hormigón solicitados a Tracción". 

 
 
C 10.6.7. En los elementos relativamente altos solicitados a flexión, se debe colocar 
alguna armadura longitudinal cerca de las caras verticales, en la zona de tracción, con el 
fin de controlar la fisuración en el alma (ver las referencias 10.20., 10.21. y la Figura 
10.6.7.). Sin la presencia de esta armadura auxiliar, la abertura de las fisuras en el alma 
puede exceder el ancho de las fisuras al nivel de la armadura de tracción por flexión. 
 
En la edición 2005 del Código ACI 318 se decidió modificar este artículo con el fin de 
lograr que la separación de la armadura en las caras laterales sea consistente con la 
separación especificada para la armadura de flexión. 
 
El diámetro de la armadura de las caras laterales dBsB no se especifica dado que las 
investigaciones descriptas en la referencia 10.21. indican que el factor principal lo 
constituye la separación de la armadura y no el diámetro de las barras o alambres, o 
acero de pretensado. 
 
Habitualmente se recomienda colocar barras o alambres con un diámetro dBbB comprendido 
entre 10 y 16 mm o mallas de acero soldada con un área mínima de 210 mm²/m de 
profundidad. 
 
Cuando otras disposiciones de este Reglamento exijan más armadura para las vigas de 
gran altura, los tabiques o los paneles prefabricados, tales disposiciones (con sus 
requisitos de separación) serán determinantes y tendrán prioridad sobre las prescripciones 
del artículo 10.6. 
 
 
C 10.7. VIGAS DE GRAN ALTURA 
 
El valor de la relación entre la profundidad y la longitud del tramo, que se utilizó en la 
edición 1999 del Código ACI 318 (y en versiones anteriores) para definir una viga de gran 
altura se basaba en trabajos publicados en los años 1946 y 1953.  Las definiciones de 
vigas de gran altura dadas en los artículos 10.7.1. y 11.8.1. de las versiones anteriores del 
código diferían entre sí, razón por la cual se decidió en la edición 2002 reformular la 
definición ya expresada en base al comportamiento de la zona D (ver Apéndice A), de tal 
forma que las definiciones dadas en los artículos 10.7.1. y 11.8.1. ahora son consistentes. 
 
Tanto la versión 2002 como la 2005 del Código ACI 318 no contienen especificaciones 
detalladas para el diseño a flexión de vigas de gran altura, excepto que se debe 
considerar la variación no lineal de las deformaciones y el pandeo lateral. En las 
referencias 10.20., 10.21. y 10.22. se dan sugerencias para el diseño a flexión de vigas 
de gran altura. 
 



 
 
Reglamento CIRSOC 201, Comentarios                                                                                                                Cap. 10 - 135 

C 10.8. DIMENSIONES PARA EL DISEÑO DE ELEMENTOS COMPRIMIDOS 
 
C 10.8.2., C 10.8.3. y C 10.8.4. En el diseño de las columnas, (ver la referencia 10.25.) 
las prescripciones de este Reglamento respecto a la cantidad de armadura longi-
tudinal y de armadura zunchada se basan en el área total de la columna y en el área 
del núcleo respectivamente, y la resistencia de diseño de la columna se basa en el 
área total de su sección. Sin embargo, en algunos casos el área total es mayor que la 
necesaria para resistir la carga mayorada. El concepto básico de los artículos 10.8.2., 
10.8.3. y 10.8.4. consiste en considerar aceptable diseñar una columna con dimensiones 
suficientes y necesarias para resistir la carga mayorada y después, simplemente, agregar 
hormigón alrededor de la sección hasta alcanzar las dimensiones realmente adoptadas, 
sin necesidad de aumentar la armadura para cumplir con los porcentajes mínimos 
establecidos en el artículo 10.9.1. Es decir, la armadura mínima necesaria se adopta 
considerando la sección estáticamente necesaria, como se indicaba en el Reglamento 
CIRSOC 201-1982. 
 
El hormigón en exceso no debería ser considerado para resistir cargas, sin embargo 
se debería tener en cuenta su efecto sobre la rigidez en el análisis estructural. Los 
efectos del hormigón en exceso también se deberían considerar en el diseño de otros 
elementos de la estructura que interactúan con la columna de sección sobredimensionada. 
 
 
C 10.9. LÍMITES PARA LA ARMADURA DE ELEMENTOS COMPRIMIDOS 
 
C 10.9.1. Este artículo establece los límites para la cuantía de armadura longitudinal de los 
elementos comprimidos no compuestos (mixtos). Cuando la utilización de importantes 
cuantías de armadura implique algún tipo de dificultad en la colocación del hormigón, se 
debe adoptar una cuantía menor y, por lo tanto, será necesario diseñar una columna de 
mayores dimensiones, o utilizar hormigón y/o armadura de mayor resistencia (ver el 
artículo C 9.4.). 
 
Como criterio, la cuantía de armadura para las columnas no debe exceder del 4 % si 
las barras se van a empalmar por yuxtaposición. 
 
Armadura mínima 
 
En los elementos comprimidos de hormigón armado, la armadura es necesaria para 
proporcionar resistencia a la flexión, independientemente de que los modelos de diseño 
demuestren que existe, o no, esa solicitación por flexión, y para reducir los efectos 
originados por la fluencia lenta y la contracción del hormigón, bajo las tensiones de 
compresión de larga duración. 
 
Los ensayos realizados han demostrado que la fluencia lenta y la contracción tienden a 
transmitir la carga desde el hormigón a la armadura, con el aumento consecuente de la 
tensión en las barras y alambres de acero; aumento que es mayor a medida que 
disminuye la cantidad de armadura. 
 
Las tensiones en la armadura pueden llegar al nivel de la fluencia, bajo la acción de las 
cargas de servicio de larga duración, si no se establece una cuantía mínima para la 
armadura longitudinal. 
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En el informe que se detalla en la referencia 10.26. se resalta este fenómeno y se 
recomiendan porcentajes mínimos de armadura del 0,01 para columnas zunchadas y 
del 0,005  para columnas con estribos cerrados. Sin embargo, en todas las ediciones 
del Código ACI desde el año 1936, la cuantía mínima establecida ha sido 0,01 para 
ambos tipos de armadura en las columnas. 
 
Armadura máxima 
 
En los numerosos ensayos realizados por el ACI (ver la referencia 10.26.), como parte de 
la investigación del comportamiento de las columnas, se utilizaron elementos 
comprimidos con cuantías de armadura menores o iguales que 0,06. También se 
realizaron ensayos con cuantías de hasta 0,17 con armadura en forma de barras, 
obteniéndose resultados similares a los descriptos en el párrafo anterior, siendo necesario 
aclarar que en estos últimos ensayos, las cargas fueron aplicadas a través de placas de 
apoyo en los extremos de las columnas, minimizándose así el problema de transmitir la 
parte proporcional de las cargas a las barras. 
 
En la referencia 10.26. (año 1933) se recomendaban cuantías máximas de 0,08 para 
columnas zunchadas y de 0,03 para columnas con estribos cerrados. En la edición 1936 
del ACI 318 estos límites se fijaron en 0,08 y 0,04 respectivamente. En la edición del año 
1956, el límite para columnas solicitadas por flexión, armadas con estribos cerrados, se 
incrementó a 0,08. 
 
A partir de la edición 1963 del Código ACI 318, se estableció que las solicitaciones de 
flexión se consideren en el diseño de todas las columnas y  que se aplique una 
cuantía máxima de 0,08 para ambos tipos de columnas (zunchadas o con estribos 
cerrados). 
 
Este límite máximo, fijado para la armadura longitudinal, se puede considerar como 
un índice práctico que contempla razones de economía y facilidades de colocación. 
 
C 10.9.2. Este Reglamento establece para elementos comprimidos, un mínimo de 
cuatro (4) barras o alambres envueltos por estribos cerrados, rectangulares o 
circulares. Para otras formas geométricas se debe colocar una barra o alambre en cada 
vértice o esquina, y se debe disponer la armadura transversal correspondiente. Por 
ejemplo, en las columnas triangulares con armadura transversal en forma de estribos 
cerrados triangulares, se deben disponer tres barras o alambres longitudinales, uno en 
cada vértice de los estribos cerrados triangulares. Cuando las barras o alambres 
longitudinales estén confinados por zunchos en espiral, se deberán colocar, como mínimo, 
seis (6) barras o alambres. 
 
Cuando en una disposición circular, el número de barras o alambres longitudinales 
adoptado, sea menor que ocho (8), la ubicación de dichas barras o alambres tendrá 
influencia en la determinación de la resistencia a flexión de las columnas cargadas en 
forma excéntrica, razón por la cual el efecto de la disposición se debe considerar en la 
determinación de la capacidad portante del elemento. 
 
C 10.9.3. El aumento de la capacidad portante del hormigón del núcleo de una 
columna, debido al efecto de la armadura transversal en forma de zuncho en espiral, se 
manifiesta cuando en dicha columna se aplica una carga tal que, con su correspondiente 
deformación, provoca el desprendimiento del recubrimiento de hormigón exterior a los 
zunchos. La cantidad de armadura en forma de zuncho, que se  determina a partir de 
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la expresión (10-5) proporciona una capacidad de carga adicional para columnas 
cargadas en forma axial, igual, o ligeramente mayor, que la resistencia perdida al 
desprenderse el recubrimiento indicado en el párrafo anterior. Este concepto fue 
tratado y recomendado por el informe de la referencia 10.26., formando parte del Código  
ACI 318 desde su edición 1963. 
 
Los ensayos y la experiencia obtenida demuestran que las columnas que contienen la 
cuantía de armadura en forma de zuncho en espiral indicada en este artículo, presentan 
características de ductilidad y resistencia importantes. 
 
Las investigaciones que se detallan en las referencias 10.27., 10.28. y 10.29. indican que 
se puede utilizar armadura con fByB ≤ 700 MPa para confinamiento, razón por la cual en la 
edición 2005 del ACI 318 se incrementó el valor de fByB  para armadura helicoidal  de        
420 MPa a 700 MPa. Hasta tanto se disponga de investigaciones nacionales al respecto 
se ha decidido fijar en este Reglamento el valor de  fByB ≤ 500 MPa. 
 
 
C 10.10. EFECTO DE LA ESBELTEZ EN ELEMENTOS COMPRIMIDOS 
 
Las disposiciones referidas a los efectos de la esbeltez en elementos comprimidos y en 
pórticos, se revisaron en 1995 con el fin de reflejar una mejor utilización del análisis de 
segundo orden, y de mejorar el ordenamiento de las disposiciones referidas a pórticos 
desplazables e indesplazables (ver la referencia 10.30.). Por esta razón en el artículo 
10.10.1. se permite la utilización de análisis avanzados no lineales de segundo orden y en 
los artículos 10.11., 10.12. y 10.13. se presenta un método de diseño aproximado basado 
en el método tradicional de amplificación de momentos. 
 
Para pórticos desplazables, el momento amplificado por el desplazamiento δ Bs B MBsB se 
puede determinar utilizando un análisis elástico de segundo orden, con un método 
aproximado a dicho análisis, o por el método tradicional del momento amplificado debido al 
desplazamiento lateral del pórtico. 
 
En la referencia 7.20.  se puede leer que: 
 

El diseño  de columnas consiste esencialmente en seleccionar una sección 
transversal y una armadura adecuadas para soportar las combinaciones de 
cargas axiales mayoradas PBuB y momentos de primer orden mayorados MBuB , 
incluyendo la consideración de la esbeltez de la columna (momentos de 
segundo orden).  La esbeltez de la columna se expresa en términos de la 
relación k l BuB /r  donde k es un factor de longitud efectiva (depende de la forma 
en que está vinculada la columna), l BuB es la longitud de la columna entre 
apoyos y r es el radio de giro de la sección de la columna. En general, una 
columna es esbelta si las dimensiones de su sección son pequeñas en 
comparación con su longitud. 
 
En el diseño, el término “columna corta”, se utiliza para designar una 
columna que tiene una resistencia igual a la calculada para su sección 
transversal utilizando las fuerzas y los momentos obtenidos de un análisis de 
flexión y cargas axiales combinados. Una “columna esbelta” se define como 
una columna cuya resistencia es reducida por deformaciones de segundo 
orden (momentos secundarios). Mediante estas definiciones, una columna 
con una relación de esbeltez dada puede ser considerada como columna 
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corta para el diseño con un conjunto de restricciones y como columna esbelta 
bajo otro conjunto. Con el empleo de hormigones y armaduras de mayor 
resistencia, y con métodos de análisis y diseño más precisos, es posible 
diseñar secciones más pequeñas, y así columnas más esbeltas.  La 
necesidad de procedimientos de diseño confiables y racionales para 
columnas esbeltas se convierte así en una consideración importante en el 
diseño de columnas. 
 
Una columna corta puede fallar a causa de una combinación de momento y 
carga axial que exceda la resistencia de la sección. Este tipo de falla se 
conoce como “falla del material”. A causa de la carga (ver la Figura 
C 10.10.1), la columna tiene una deflexión  ∆  la  cual causa un momento 
secundario adicional. En el diagrama de cuerpo libre, se puede ver que el 
momento máximo en la columna ocurre en la sección A-A, y es igual al 
momento aplicado más el momento debido a la flecha del elemento que es   
M = P (e + ∆). La falla de una columna corta puede ocurrir en cualquier punto 
a lo largo de la “curva de interacción de resistencia”, dependiendo de la 
combinación del momento y de la carga axial aplicada. Como se explicó, 
alguna flecha ocurrirá y resultará una falla del material cuando una 
combinación particular de carga P y momento M = P (e + ∆) intersecta la 
“curva de interacción de resistencia”. Si la columna es muy esbelta, se 
podría alcanzar una flecha debido a la exentricidad de la carga axial P y el 
momento  P e  tal que la deformación se incrementara indefinidamente con el 
aumento de la carga P. Este tipo de falla se conoce como “falla de 
estabilidad”, como se muestra en la “curva de interacción de resistencia”. 
 

 
 
 

Figura C 10.10.1. Interacción de la resistencia en columnas esbeltas. 
 
 
El concepto básico en el comportamiento de columnas esbeltas rectas y con 
cargas centradas axialmente, fue desarrollado originalmente por Euler hace 
más de 200 años, quien estableció que una columna va a fallar mediante 
pandeo frente a una carga  crítica PBcB = π EI / (l BeB)², siendo EI la rigidez flexional 
de la sección del elemento y l BeB la longitud efectiva o de pandeo , la cual es 
igual a k l BuB . Para una columna corta robusta, el valor de la carga de pandeo 
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excederá la resistencia directa a la compresión (correspondiente al valor de 
falla del material). En los elementos que son más esbeltos, por ejemplo 
elementos con valores importantes de k l Bu B/r, la falla puede ocurrir por pandeo 
(falla por estabilidad), con la carga de pandeo reduciéndose frente el 
incremento de la esbeltez. (ver la Figura C 10.10.2). 
 

 
 

Figura C 10.10.2. Carga de falla en función de la esbeltez de una columna. 
 
Como se muestra en la Figura C 10.10.3., es posible representar los efectos 
de esbeltez y los momentos incrementados sobre una curva de interacción de 
resistencia típica. Así una familia de diagramas de interacción de resistencias 
para columnas esbeltas con relaciones de esbeltez variables, se pueden 
desarrollar, como se muestra en la Figura C 10.10.3. El diagrama de 
interacción de resistencias para k l Bu B/r = 0 corresponde a las combinaciones 
de momento y carga axial donde la resistencia no es afectada por la esbeltez 
del elemento (resistencia de columna corta). 
 

 
 

Figura C 10.10.3.  Diagramas de interacción de la resistencias para 
columnas esbeltas. 
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C 10.10.1. En este artículo se establecen dos limitaciones para la utilización del análisis 
avanzado de segundo orden: 
 

1. La estructura analizada debe tener elementos similares a los de la estructura 
definitiva. Si los elementos en la estructura definitiva presentan dimensiones 
transversales que difieren en más del 10 % de las dimensiones adoptadas en el 
análisis estructural, se deben determinar las nuevas propiedades del elemento y 
repetir el análisis. 

 
2. El procedimiento de análisis avanzado de segundo orden debe demostrar  que 

se obtienen valores de las cargas últimas dentro de un margen de ± 15 % con 
respecto a las obtenidas mediante ensayos documentados y realizados en 
estructuras de hormigón armado estáticamente indeterminadas. 

 
 
En la comparación mencionada anteriormente se deben incluir, como mínimo, los resul-
tados de los ensayos de columnas en sistemas indesplazables planos, en sistemas 
desplazables y en pórticos con columnas de diferentes rigideces. Las caracterís-
ticas de los elementos adoptados en el análisis se deben multiplicar por un factor de 
reducción de la rigidez φ Bk B, menor que uno, con el fin de tener en cuenta la diferencia 
entre las características reales de los elementos calculados y las adoptadas en el 
mencionado análisis. El factor de reducción de la rigidez  φ Bk B, se puede adoptar igual a 
0,80 para ser coherente con el análisis de segundo orden indicado en el artículo 10.13.4.1. 
El concepto de factor de reducción de la rigidez φ BkB se desarrolla en el artículo C 10.12.3. 
 
C 10.10.2. Como alternativa al análisis avanzado de segundo orden indicado en el artículo 
10.10.1., el diseño de los elementos comprimidos se puede fundamentar en un análisis 
elástico y en el método de la amplificación de momentos (ver las referencias 10.31. y 
10.32.). 
 
En el caso de los pórticos desplazables, los momentos amplificados por desplazamiento 
lateral se pueden calcular utilizando un análisis elástico de segundo orden en el cual se 
adopten valores realistas de la rigidez (ver el artículo C 10.13.4.1.). 
 
 
C 10.11. MOMENTOS AMPLIFICADOS - CONCEPTOS GENERALES  
 
Este artículo describe un procedimiento aproximado de diseño que utiliza el concepto de 
amplificador de momentos o momento amplificado, con el fin de considerar los efectos 
de la esbeltez. Los momentos determinados a través del análisis habitual de primer orden 
se multiplican por un factor amplificador de momento, que es función de la carga axial 
mayorada PBuB y de la carga crítica de pandeo PBcB de la columna. 
 
Los pórticos desplazables e indesplazables son tratados en forma separada en los 
artículos 10.12. y 10.13. respectivamente. 
 
Las prescripciones que se deben aplicar a las columnas con y sin desplazamiento lateral, 
se especifican en el artículo 10.11. 
 
Un análisis de primer orden es un análisis elástico que no incluye los efectos de las 
fuerzas internas que se originan por las deformaciones. 
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C 10.11.1. Las rigideces EI utilizadas en un análisis elástico para el diseño por resistencia 
de elementos comprimidos, deberían representar las rigideces de dichos elementos 
inmediatamente antes de producirse la rotura. Esto es particularmente válido en un 
análisis de segundo orden que debería proporcionar las deformaciones laterales para 
cargas cercanas a sus valores últimos.  Los valores de  EI  no se deben obtener en forma 
exclusiva en base a la relación momento-curvatura de la sección más cargada a lo 
largo del elemento, sino que los valores de EI deben corresponder a la relación 
momento-rotación en el extremo del elemento considerado en su totalidad. 
 
Los valores alternativos para EBc B, IBg By ABgB , indicados en el artículo 10.11.1., han sido adop-
tados a partir de los resultados obtenidos en ensayos y análisis de pórticos, e incluyen una 
reserva por la variabilidad que pueden presentar las deformaciones calculadas. El módulo 
de elasticidad EBcB se obtiene en base a la resistencia especificada del hormigón, 
mientras que los desplazamientos laterales son función de la resistencia media, que es 
mayor. Los momentos de inercia fueron determinados como 0,875 de los correspon-
dientes valores indicados en la referencia 10.33. Estos dos efectos producen una sobre-
valoración de las deformaciones de segundo orden  del 20 al 25 %, que corresponde a 
un factor implícito de reducción de la rigidez, φ Bk B , de 0,80 a 0,85 con respecto a los cálcu-
los de estabilidad. El concepto del factor de reducción de la rigidez φ BkB ,  se desarrolla en el 
artículo C 10.12.3. 
 
El momento de inercia de las vigas T se debe determinar considerando el ancho efectivo 
del ala definido en el artículo 8.10. En general, es suficientemente preciso adoptar para 
una viga T, el valor de IBgB como dos veces el  IBgB del alma, o sea 2 (bBwB hP

3
P / 12). 

 
Cuando los valores de los momentos y cortes mayorados, obtenidos a partir de un 
análisis donde se ha considerado el momento de inercia de un tabique igual a 0,70 I BgB , 
indiquen en función del módulo de rotura, que el tabique se fisurará por flexión; el análisis 
se debe repetir con un valor I = 0,35 IBgB en aquellos pisos en los cuales se han previsto 
secciones fisuradas bajo cargas mayoradas. 
 
Los valores alternativos para los momentos de inercia dados en el artículo 10.11.1. fueron 
establecidos para elementos no pretensados. 
 
Para elementos pretensados, los momentos de inercia pueden diferir de los valores 
establecidos en el artículo 10.11.1., dependiendo de la cantidad, ubicación y tipo de 
armadura, y del grado de fisuración previo al estado último.  Los valores de rigidez para  
los elementos de hormigón pretensado deben incluir una tolerancia por la variabilidad 
de sus rigideces. 
 
Los artículos 10.11. a 10.13. establecen especificaciones de resistencia sobre la base de 
suponer que los análisis de pórticos se han de realizar utilizando cargas mayoradas. Los 
análisis de las deformaciones, las vibraciones y los períodos del edificio para distintos 
niveles de cargas de servicio, o sea cargas sin mayorar, (ver las referencias 10.34. y 
10.35.) son necesarios para determinar las condiciones de servicio de la estructura y para 
estimar las fuerzas del viento en túneles de laboratorio. 
 
En los análisis para cargas de servicio, los momentos de inercia de los elementos 
estructurales deberían ser representativos del grado de fisuración para los diferentes 
niveles de cargas de servicio analizados. 
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Cuando no se disponga de una determinación más precisa del grado de fisuración a 
nivel de la carga de servicio, resulta aceptable utilizar en el análisis para cargas de 
servicio, el valor 1,43 (1/0,70) veces los momentos de inercia indicados en el artículo 
10.11.1. 
 
El caso poco habitual de cargas laterales de larga duración, se puede presentar, por 
ejemplo, cuando existen cargas laterales permanentes, producto de distintas presiones del 
terreno en las dos caras de un edificio. 
 
C 10.11.4. El método de diseño por amplificación de momentos exige que el 
Proyectista o Diseñador Estructural distinga entre pórticos o sistemas indesplazables, 
que se calculan de acuerdo con lo indicado en el artículo 10.12., y pórticos o sistemas 
desplazables, que se calculan de acuerdo con lo indicado en el artículo 10.13.  Con 
frecuencia, esta distinción se puede hacer comparando la rigidez lateral total de las 
columnas de un piso con la correspondiente a los elementos de arriostramiento. 
 
En principio se puede suponer que un elemento comprimido es indesplazable si está 
ubicado en un entrepiso en el cual los elementos de arriostramiento (tabiques, celosías, 
mampostería u otros elementos de arriostramiento lateral) tengan una rigidez lateral tal 
que las deformaciones laterales resultantes no sean tan grandes como para afectar 
en forma sustancial la resistencia de la columna. Si la distinción no resulta evidente, en 
los artículos 10.11.4.1. y 10.11.4.2. se indican dos caminos para evaluar si un sistema 
es desplazable o no.  
 
En el artículo 10.11.4.1. se establece que un entrepiso, dentro de un pórtico, se considera 
como indesplazable cuando el aumento en los momentos debidos a las cargas laterales, 
resultante del efecto P∆ , es menor que el 5 % de los momentos de primer orden (ver la 
referencia 10.33.). En el artículo 10.11.4.2. se especifica un método alternativo para 
evaluar lo mencionado en el artículo 10.11.4.1., en función del índice de estabilidad de 
un entrepiso Q. Al calcular Q, el valor ∑ PBu  Bdebería corresponder al caso de carga lateral 
para el cual el valor ∑ PBuB es máximo.  Se debe aclarar que un pórtico puede contener 
entrepisos con y sin desplazamiento lateral. Esta verificación no es aplicable cuando VBusB 
es cero. 
 
Si las deformaciones del pórtico, producidas por las cargas laterales, han sido 
determinadas utilizando las cargas de servicio y a su vez, los momentos de inercia para 
esas cargas de servicio han sido obtenidos de acuerdo con lo indicado en el artículo 
10.11.1., este Reglamento permite determinar el valor de Q, en la expresión (10-6),  
utilizando: 
 

� El valor del corte del entrepiso para las cargas de servicio, 
 
� 1,2 veces la suma de las cargas gravitatorias de servicio, 

 
� 1,43 veces la deformación de primer orden del entrepiso para cargas de servicio. 

 
 
C 10.11.5. Este artículo impone un límite superior a la relación de esbeltez de las 
columnas diseñadas por el método del amplificador de momentos, de los artículos 
10.11. a 10.13. En cambio, si el diseño se realiza de acuerdo con lo especificado en el 
artículo 10.10.1. no se impone un límite similar. El valor límite k l Bu B/r = 100 representa el 
mayor valor obtenido para elementos comprimidos esbeltos en ensayos de pórticos. 
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C 10.11.6. Cuando existe flexión biaxial en un elemento comprimido, se deben amplificar 
los momentos calculados para cada eje principal. Los factores de amplificación δ se 
determinan considerando la carga de pandeo  PBcB , en forma separada para cada eje, sobre 
la base de la longitud efectiva k l Bu B y la rigidez EI correspondiente.  Si las respuestas  
frente al fenómeno de pandeo son diferentes, con respecto a cada eje principal, resultarán 
diferentes factores de amplificación. 
 
 
C 10.12. MOMENTOS AMPLIFICADOS – PÓRTICOS INDESPLAZABLES 
 
Antes de desarrollar el comentario al artículo C 10.12.1., se reproduce de la referencia 
7.20.  el artículo referido a la determinación de la longitud efectiva l BeB , igual a k l BuB tanto en 
sistemas desplazables como indesplazables. 
 
 

Cuando ocurre la carga crítica de Euler, una columna originalmente recta, pandea 
con una forma de semionda  senoidal como muestra la Figura C 10.12.a). Con 
esta configuración, un momento adicional P-∆ actúa en cada sección, donde ∆ es 
el desplazamiento lateral en el punto a considerar a lo largo de la columna.  Este 
desplazamiento continúa creciendo hasta que la tensión causada por el momento 
creciente (P-∆) más la tensión de compresión original causada por la carga 
aplicada, excede la resistencia a compresión del hormigón y la columna falla.  La 
longitud efectiva (l Be B=k l Bu B) es la longitud entre los extremos articulados, entre 
momentos nulos o entre puntos de inflexión.  Para la condición articulado-
articulado de la Figura C 10.12.a), la longitud efectiva es igual a la longitud sin 
apoyo lateral (longitud no soportada), l BuB . Si la columna está empotrada en ambos 
extremos, el pandeo se producirá en la forma que indica la Figura C 10.12.b); los 
puntos de inflexión estarán en las posiciones indicadas y la longitud efectiva l BeB 
será la mitad de la longitud l Bu  . B La carga crítica de pandeo PBcB para la condición 
empotrado-empotrado es 4 veces la de la condición articulado-articulado.  Las 
columnas en las estructuras reales rara vez están articuladas o empotradas en 
forma perfecta sino que tienen la rotación parcialmente restringida por los 
elementos que están solidarios a la columna, y así, la longitud efectiva se ubica 
entre l Bu B/2 y l Bu Bcomo muestra la Figura C 10.12.c) mientras el desplazamiento 
lateral de un extremo con respecto al otro esté restringido. El valor real de la 
longitud efectiva depende de la rigidez de los elementos solidarios a ambos 
extremos de la columna. 
 
Una columna  que está empotrada en un extremo y libre en el otro (voladizo), 
tendrá un comportamiento a pandeo como el que se indica en la Figura                 
C 10.12.d). El extremo superior se desplazará lateralmente en relación al inferior. 
La forma que adopta es similar a la mitad de la forma sinusoidal de un elemento 
articulado-articulado ilustrado en la Figura C 10.12.a). Así, la longitud efectiva es 
igual a 2 veces la longitud real.  Si la columna tiene la rotación restringida en 
ambos extremos pero uno se puede mover lateralmente con respecto al otro, 
pandeará como se muestra en la Figura C 10.12.e).  La longitud efectiva l BeB será 
igual a la longitud  real l Bu B, con el punto de inflexión (ip) ubicado como se muestra.   
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Figura C 10.12. a), b) y c)  Longitud efectiva l Be B (condición indesplazable) 
(de la referencia 7.20.). 

 
 
La carga de pandeo de la columna de la Figura C 10.12.e), donde el desplaza-
miento lateral no está impedido, es un cuarto del de la Figura C 10.12.b), donde el 
desplazamiento lateral está impedido.  Como se dijo anteriormente, los extremos 
rara vez están completamente apoyados o empotrados, sino que tienen 
parcialmente restringida la rotación por elementos aporticados en los extremos de 
las columnas.  Así, la longitud efectiva variará entre l Bu  Be infinito, como muestra la 
Figura C 10.12.f).  Si los elementos que restringen el movimiento (viga o losa) son 
muy rígidos en comparación con la columna, el pandeo se aproximará al 
esquema de la Figura C 10.12.e).  Si, en cambio, los elementos son más flexibles, 
se aproximará a una condición apoyado-apoyado y la columna, y posiblemente 
toda la estructura, se aproxime a la inestabilidad. 
 
En estructuras típicas de hormigón armado, el proyectista raramente se preocupa 
por un solo elemento sino por todo el sistema aporticado que consiste en 
conjuntos de vigas-columnas y losas-columnas. El comportamiento a pandeo de 
un pórtico que no está arriostrado contra el desplazamiento lateral se puede 
ilustrar como en la Figura C 10.12.g).  Sin restricción lateral en el extremo 
superior, el pórtico entero se puede mover lateralmente. El extremo inferior puede 
estar apoyado o parcialmente empotrado.  En general, la longitud efectiva  l Be B 
depende del grado  de  restricción rotacional en los extremos de la columna y l BuB < 
l Be B< ∞ . 

Ip = punto de inflexión 
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Figura C 10.12. d), e) y f)  Longitud efectiva, l Be B (con posibilidad de des-
plazamiento lateral). 

 
 
 
 

 
 

 
Figura C 10.12.g). Pórtico Rígido (con posibilidad de desplazamiento 

lateral). 

Ip = punto de inflexión 
(d) (e) (f) 
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En resumen, se pueden hacer los siguientes comentarios: 
 

1. Para elementos solicitados a compresión en un pórtico indesplazable, la 
longitud efectiva l Be Bestará comprendida entre l Bu B/2 y l Bu B, donde  l Bu  Bes la 
longitud no soportada real de la columna. 

 
2. Para elementos a compresión en un pórtico que se puede desplazar 

lateralmente, la longitud efectiva l Be B es siempre mayor que la real de la 
columna  l Bu B, y puede ser 2 l Bu B y  mayor. En este caso, un valor de k  menor 
a 1,2 no sería real. 

 
3. La utilización de los nomogramas que se muestra en la Figura C 10.12.1.a) 

y b) permiten una determinación gráfica de los factores de longitud efectiva 
para elementos solicitados a compresión en pórticos con y sin posibilidad de 
desplazamiento horizontal, respectivamente. Si los dos extremos de una 
columna en un pórtico  indesplazable  tienen  mínima rigidez  rotacional,  o 
se  acercan a  ψ = ∞, entonces k = 1,0. Si ambos extremos se acercan al 
empotramiento perfecto, ψ = 0 y k = 0,5.  Si los dos extremos de una 
columna en un pórtico con posibilidad de desplazamiento lateral poseen 
mínima rigidez rotacional, ψ = ∞ y  k = ∞. Si ambos extremos están o se 
aproximan al empotramiento perfecto, ψ = 0 y k = 1,0. 

 
Un método alternativo para calcular los factores de longitud efectiva para 
elementos comprimidos en pórticos con y sin posibilidad de desplazarse 
horizontalmente se explicitan en el artículo C 10.12.1. 

 
 
C 10.12.1. Las expresiones para realizar la amplificación de momentos fueron obtenidas 
para columnas con articulaciones en sus extremos y se deben modificar para poder 
considerar el efecto de las restricciones en dichos extremos. El procedimiento para tener 
en cuenta lo indicado anteriormente consiste en utilizar una longitud efectiva k l Bu Ben la 
determinación de PBc B. 
 
Los nomogramas de Jackson y Moreland (Figura C 10.12.1.) constituyen elementos 
auxiliares de cálculo para estimar el factor de longitud efectiva k. Con estos nomogramas 
se puede determinar en forma gráfica el valor de k para una columna de sección 
transversal constante en un pórtico de varios tramos. (Ver las referencias 10.36. y 10.37.). 
 
La longitud efectiva es función de la rigidez relativa en cada extremo del elemento 
comprimido. Los estudios realizados han demostrado que se deben considerar en la 
determinación de la rigidez relativa en cada extremo tanto los efectos de las diferentes 
cuantías de armadura de vigas y columnas como la fisuración de la viga. La rigidez de los 
elementos con flexión dominante (vigas y travesaños de pórticos) se puede estimar 
partiendo del valor de 0,35 l BgB para calcular el valor de ψ en la evaluación del factor de 
longitud efectiva k, con el fin de tener en cuenta el efecto de la fisuración y de la cuantía 
de armadura en la rigidez relativa. La rigidez de los elementos comprimidos se puede 
determinar con el valor de 0,70 l BgB . 
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siendo: 

Ψ   relación entre Σ (EI/l BcB) de los elementos comprimidos y Σ (EI/l) de los 
elementos solicitados a flexión, actuando en un plano, en el extremo de 
un elemento comprimido. 

l longitud de los elementos flexionados medidos entre centros de 
apoyos. 

k factor de longitud efectiva. 
 

Figura C 10.12.1.a. Factores de longitud efectiva k para pórticos 
indesplazables (nomogramas de Jackson y Moreland), 
(referencias 10.36. y 10.37.). 
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siendo: 
Ψ   relación entre Σ (EI/l BcB) de los elementos comprimidos y Σ (EI/l) de los 

elementos solicitados a flexión, actuando en un plano, en el extremo de 
un elemento comprimido. 

l longitud de los elementos flexionados medidos entre centros de 
apoyos. 

k factor de longitud efectiva. 
 
 

Figura C 10.12.1.b.  Factores de longitud efectiva k para pórticos 
desplazables (nomogramas de Jackson y Moreland), 
(referencias 10.36. y 10.37.). 
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Las expresiones simplificadas (A-E) se pueden utilizar para determinar el factor de longitud 
efectiva  k , tanto para los elementos indesplazables como desplazables. 
 
Las expresiones (A), (B) y (E) fueron adoptadas de las referencias 10.38. y 10.39., 
mientras que las expresiones (C) y (D), para elementos desplazables, se obtuvieron de la 
referencia 10.25. 
 
� Para elementos comprimidos en sistemas o pórticos indesplazables, se puede 

adoptar como límite superior para el factor de longitud efectiva, el menor valor 
resultante de aplicar las expresiones (A) y (B): 

 
 

0,1)(05,07,0k BA ≤++= ψψ          (A) 
 

0,105,085,0k mín ≤+= ψ      (B) 
 

siendo: 
 
  ψ BAB  y ψ BBB  los valores de ψ B Ben los dos extremos de la columna. 
 
  ψ BmínB   el menor de los dos valores anteriores. 
 
 
� Para elementos comprimidos en sistemas o pórticos desplazables, con 

restricciones en ambos extremos, se puede adoptar el factor de longitud 
efectiva en función de: 

 
Para ψ BmB  < 2  
 

m
m 1

20
20k ψ

ψ
−

−
=       (C) 

 
 Para ψ BmB  ≥  2 
 

m19,0k ψ+=      (D) 
 

 siendo: 
 
  ψ BmB el promedio de los valores de ψ en los dos extremos del elemento 

comprimido. 
 
� Para elementos comprimidos en sistemas desplazables, articulados en un 

extremo, el factor de longitud efectiva se puede determinar con la siguiente 
expresión: 

 
 
    ψ3,00,2k +=       (E) 
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 siendo: 
 
  ψ el valor en el extremo restringido. 
 
Tanto la utilización de los nomogramas presentados en la figura C 10.12.1. como de 
las expresiones dadas en este artículo, cumplen las especificaciones de este Regla-
mento para justificar un valor de k  < 1,0  en las columnas de sistemas indespla-
zables. 
 
C 10.12.2. La expresión (10-7) se ha deducido a partir de la expresión (10-9) suponiendo 
que es aceptable considerar un 5 % de incremento en los momentos debidos a la esbeltez 
(ver la referencia 10.31.). La deducción no incluye el valor de φ  en el cálculo de la 
amplificación de momento. En una primera aproximación el valor de k  se puede adoptar 
igual a 1,0 en la expresión (10-7). 
 
C 10.12.3. Los factores de reducción φ  utilizados en el diseño de columnas esbeltas 
tienen dos fuentes distintas de variabilidad: 
 

1) los factores de reducción de la rigidez en las expresiones del factor de 
amplificación tenían, hasta la edición 1989 del ACI 318, el propósito de 
considerar la variabilidad de la rigidez EI y el análisis de la amplificación de 
momentos. 

 
2) La variabilidad de la resistencia de la sección transversal se explicó a través de 

un factor de reducción de la resistencia, φ , con un valor igual a 0,70 para 
columnas con estribos cerrados y 0,75 para columnas con armadura en forma de 
zunchos en espiral. 

 
Los estudios desarrollados en la referencia 10.40. indican que el factor de reducción 
de la rigidez φ BkB , y el factor de reducción de la resistencia φ  de la sección transversal 
no tienen el mismo valor, contrariamente a lo supuesto en las ediciones del ACI 318 
hasta el año 1989 inclusive. 
 
Estos estudios indican que el factor de reducción de rigidez,  φ Bk ,  Bpara una columna B Baislada 
debería ser igual a 0,75 tanto para columnas con estribos cerrados como con zunchos en 
espiral. Los factores 0,75 en las expresiones (10-9) y (10-18) son factores de reduc-
ción de la rigidez φ BkB y reemplazan a los factores φ que aparecían en las mismas 
expresiones en las ediciones 1989 y anteriores. 
 
Esta modificación se realizó con el fin de evitar confusiones entre el factor de reducción 
de la rigidez φ Bk B en la expresión (10-9) y (10-18) y los factores  φ  de reducción de resis-
tencia de la sección transversal. 
 
 
El principal problema al definir la carga crítica es la elección de la rigidez EI donde 
influyen la variación de la rigidez debida a la fisuración, la fluencia lenta, y la no linealidad 
de la curva tensión-deformación del hormigón.  La expresión (10-11) se ha deducido para 
pequeñas relaciones de excentricidad y altos valores de carga axial, casos en donde los 
efectos de segundo orden por la esbeltez son más pronunciados. 
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La fluencia lenta debida a las cargas de larga duración, origina el incremento de la 
deformación lateral de la columna, y por lo tanto la amplificación del momento, situación 
que se considera en el diseño reduciendo la rigidez EI , (utilizada para determinar PBcB , y 
por lo tanto δ BnsB ), al dividirla por el factor (1 + β BdB ). 
 
En la expresión (10-11), tanto los términos relativos al hormigón, como los relativos al 
acero, se deben dividir por el valor (1+ β BdB ), con el fin de reflejar la fluencia prematura del 
acero en las columnas sometidas a cargas de larga duración. 
 
Para la determinación del valor de  EI  se pueden utilizar tanto la expresión (10-11) como 
la (10-12). La expresión (10-12) es una aproximación simplificada de la expresión (10-11) 
con un nivel menor de precisión en el resultado (ver la referencia 10.41.). 
 
La expresión (10-12) se puede simplificar aún más si se supone el término β BdB = 0,6, de 
manera tal que  EI  resulta: 
 
 

EI = 0,25 EBcB  I BgB      (F) 
 
 
El término β BdB se define de manera diferente para pórticos desplazables e 
indesplazables, razón por la cual se aconseja consultar el artículo 10.11.1. 
 
Para pórticos indesplazables, β BdB es la relación entre la carga máxima axial de larga 
duración mayorada y la carga máxima axial mayorada. 
 
C 10.12.3.1. El factor CBmB es un factor de corrección del momento equivalente. En la 
deducción del amplificador de momento se supone que el momento máximo se produce  
en la mitad,  o en proximidad de la altura de la columna.  Si el momento máximo se 
produce en uno de los extremos de la columna, el diseño debe ser desarrollado en función 
de un momento uniforme equivalente, CBmB MB2B, que debería producir el mismo momento 
máximo al ser amplificado (ver la referencia 10.31.). 
 
En el caso de elementos comprimidos solicitados por cargas transversales entre los 
apoyos, es posible  que el momento máximo se produzca en una sección alejada del 
extremo del elemento.  Si esto ocurre, el valor del momento máximo determinado en 
cualquier sección del elemento se debe utilizar como valor de MB2B en la expresión (10-8).  
Para este caso, CBmB se debe adoptar igual a 1,0 de acuerdo con el último párrafo del 
artículo 10.12.3.1.  
 
C 10.12.3.2. En este Reglamento, el efecto de la esbeltez en los elementos com-
primidos se considera amplificando los momentos extremos de la columna. Si los 
momentos mayorados de la columna son muy pequeños o nulos, el diseño de columnas 
esbeltas se debe realizar en función de la excentricidad mínima indicada en este artículo. 
No es necesario que la excentricidad mínima se aplique en forma simultánea respecto de 
los dos ejes principales. 
 
Cuando el diseño se realiza en función de la excentricidad mínima, los momentos 
extremos mayorados de la columna, obtenidos del análisis estructural, se deben utilizar 
para determinar la relación MB1B /MB2B en la expresión (10-13), eliminándose lo que de otra 
manera constituiría una diferencia en el tratamiento de columnas con excentricidades 
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calculadas menores que la excentricidad mínima y columnas con excentricidades 
calculadas iguales o mayores que la excentricidad mínima. 
 
 
C 10.13. MOMENTOS AMPLIFICADOS - PÓRTICOS DESPLAZABLES 
 
El diseño de pórticos desplazables, considerando los efectos de la esbeltez, ha sido 
revisado en la edición 1995 del Código ACI 318.  El procedimiento actualizado consiste en 
dar cumplimiento a los tres pasos que se indican a continuación: 
 

(1)  Se calculan los momentos amplificados δ BsB MBsB debidos al desplazamiento lateral, 
utilizando alguna de las tres alternativas que se detallan a continuación 

 
(1.1.)  un análisis elástico de segundo orden del pórtico, de acuerdo con el 

artículo 10.13.4.1. 
 
(1.2.)  una aproximación al análisis de segundo orden, de acuerdo con el 

artículo 10.13.4.2. 
 
(1.3.)  el valor de amplificación por desplazamiento lateral δ BsB indicado en las 

ediciones anteriores del Código ACI 318, de acuerdo con el artículo 
10.13.4.3. 

 
(2) Los momentos amplificados δ BsB MBs B debidos al desplazamiento lateral se deben 

sumar, en cada extremo de cada columna, al momento MBns B, no amplificado y sin 
considerar el desplazamiento lateral (ver el artículo 10.13.3.). Los momentos sin 
considerar el desplazamiento lateral se pueden determinar utilizando un análisis 
elástico de primer orden. 

 
(3)  Si la columna es esbelta y las cargas sobre ella son importantes, se debe verificar 

si los momentos existentes en puntos entre los extremos de la columna son 
mayores que los existentes en los extremos. Como se indica en el artículo 
10.13.5., esta verificación se realizará utilizando el amplificador para pórticos 
indesplazables δ Bns B, con PBcB calculado considerando k  ≤  1,0.  

 
 
C 10.13.1. Ver el Comentario al artículo 10.12.1. 
 
C 10.13.3. El análisis descripto en este artículo sólo se refiere a pórticos planos 
solicitados por cargas que producen deformaciones en su propio plano. Si los 
desplazamientos torsionales son significativos, se debe utilizar un análisis tridimensional 
de segundo orden. 
 
 
C 10.13.4. Determinación de δBsB MBsB  
 
C 10.13.4.1. El análisis de segundo orden de un pórtico incluye el efecto de las fuerzas 
internas resultantes de las deformaciones. Cuando se utilice un análisis elástico de 
segundo orden para determinar el valor de δ BsB MBs B, las deformaciones deben ser repre-
sentativas del estado inmediatamente anterior a la carga última. Por esta razón, se 
debe utilizar en el análisis de segundo orden, el valor reducido de EBcB  I BgB  especificado en el 
artículo 10.11.1. 
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El término β BdB se define de manera diferente para pórticos desplazables e 
indesplazables, como se observa en el artículo 10.11.1. Las deformaciones horizonta-
les debidas a las cargas de corta duración, como el viento y el sismo, son función de la 
rigidez a corto plazo de las columnas después de un período de cargas de larga duración. 
 
Para este caso, de la definición dada en el artículo 10.11.1., se obtiene que el término      
β BdB = 0. 
 
Para el caso poco habitual de pórticos desplazables donde las cargas horizontales son de 
larga duración, el término β BdB no será igual a 0. Esta situación se puede presentar en el 
caso de un edificio ubicado en un lugar con pendiente, sometido a la presión que ejerce el 
terreno en un solo lado. 
 
En el análisis de segundo orden se deben incluir las cargas axiales de todas las 
columnas que no son parte de los elementos resistentes a carga horizontal y que 
dependen de estos elementos para su estabilidad. 
 
Hasta la edición 1989 del Código ACI 318, las expresiones que permitían determinar el 
valor del amplificador de momentos para la obtención de δ BbB y δ BsB incluían un factor de 
reducción de la rigidez  φ BkB  para cubrir la variación de los resultados obtenidos por medio 
del análisis de la estabilidad. 
 
El método de análisis de segundo orden se fundamenta en los valores de EBcB e I 
establecidos en el artículo 10.11.1., lo que origina una sobreestimación de la deformación 
horizontal del orden del 20 al 25 % , que corresponde a un factor de reducción de la rigidez 
φ BkB  entre 0,80 y 0,85 en los denominados momentos P∆. 
 
En el análisis de la estabilidad del equilibrio no es necesario utilizar un factor φ adicional.  
Una vez que se han determinado los momentos, los factores de reducción de la resistencia 
φ, especificados en el artículo 9.3.2.2., se deben incluir en el dimensionamiento de las 
secciones transversales de las columnas. 
 
C 10.13.4.2. El análisis iterativo  P∆  para la obtención de los momentos de segundo 
orden, puede ser representado por series infinitas cuya solución está dada por la  
expresión  (10-17) y por la referencia 10.33.  En la referencia 10.42. se demuestra que la 
expresión (10-17) predice, en forma precisa, los momentos de segundo orden en los 
sistemas desplazables para valores de  δ BsB  menores que 1,5. 
 
Los diagramas de momentos P∆, para columnas flexadas (deformadas) están represen-
tados por curvas, donde los valores de ∆ están relacionados con la geometría deformada 
de la columna. 
 
La expresión (10-17) y la mayoría de los programas de computación de origen 
norteamericano, disponibles en forma comercial para el análisis de pórticos con la teoría 
de segundo orden, se han desarrollado suponiendo que los momentos P∆ resultan de 
fuerzas P∆ / l BcB iguales y opuestas, aplicadas en la parte inferior y superior del entrepiso, 
las que generan un diagrama lineal de momentos P∆. Los diagramas curvos de 
momentos P∆ producen desplazamientos laterales del orden del 15 % mayores, que 
aquellos obtenidos de diagramas rectos de momentos P∆.  Este efecto se puede incluir en 
la expresión (10-17)  expresando  el denominador  como (1 - 1,15 Q) en lugar de (1 - Q). 
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El factor 1,15 se ha dejado fuera de la expresión (10-17) con el fin de mantener la 
coherencia con la mayoría de los programas para computadoras disponibles en el 
mercado. 
 
Cuando las flechas se determinen utilizando las cargas de servicio, el valor de Q en la 
expresión (10-17) se debe determinar de la forma que se indica en el artículo C 10.11.4. 
 
Como se menciona en el último párrafo del comentario al artículo 10.13.4.1., hasta el año 
1989 el Código ACI 318 incluía, en las expresiones para determinar el amplificador de 
momentos δ BbB y δ Bs B, un factor de reducción de la rigidez φ BkB cuya función era cubrir la 
variabilidad de los resultados obtenidos por medio del análisis de la estabilidad del 
equilibrio. 
 
El análisis del factor Q se desarrolla en función de las flechas determinadas con los 
valores de EBcB e I BgB  dados en el artículo 10.11.1., los que tienen incorporado un valor 
equivalente a un factor de reducción de  la rigidez   φ BkB ,  tal como se explica en el  artículo  
C 10.13.4.1., lo que da por resultado que no sea necesario utilizar un factor φ  adicional en 
los cálculos de estabilidad. 
 
Una vez que se han determinado los momentos utilizando la expresión (10-17),  los 
factores de reducción de la resistencia φ, especificados en el artículo 9.3.2.2., se deben 
incluir en el dimensionamiento de las secciones transversales de las columnas. 
 
C 10.13.4.3. Con el fin de verificar los efectos de la estabilidad del equilibrio del entrepiso 
analizado, el valor de δ BsB se debe calcular como el valor promedio para el entrepiso 
completo en base al valor ∑ PBu B/ ∑ PBc B. Esto refleja la interacción en los efectos P∆ de 
todas las columnas que resisten el desplazamiento lateral del entrepiso, ya  que la 
deformación lateral de todas las columnas en el piso debe ser igual ante la ausencia de 
desplazamientos torsionales alrededor del eje vertical. Además, es posible que una 
columna individual, particularmente esbelta en un sistema desplazable, pudiera tener 
deformaciones importantes en la mitad de su altura, aún si está arriostrada en forma 
adecuada, contra desplazamientos laterales en los extremos, por otras columnas del 
entrepiso.  Dicha columna tendrá un valor de l Bu B/r mayor que el valor dado por la 
expresión (10-19) y tendría que ser verificada de acuerdo con lo indicado  en el 
artículo 10.13.5. 
 
Cuando la deformación por cargas laterales produce desplazamientos torsionales 
significativos, la amplificación de los momentos en las columnas más apartadas del centro 
de rotación puede resultar subestimada si se utiliza el procedimiento del amplificador de 
momento, razón por la cual en estos casos, se debe realizar un análisis tridimensional 
de segundo orden. 
 
El término 0,75 en el denominador de la expresión (10-18) es un factor de reducción de la 
rigidez φ BkB  tal como se indica en el artículo C 10.12.3. 
 
En la determinación de EI, el valor de β BdB será habitualmente cero para un pórtico 
desplazable, debido a que las cargas laterales son generalmente de corta duración (ver el 
artículo C 10.13.4.1.). 
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C 10.13.5. Los momentos no amplificados en los extremos de las columnas, 
obtenidos sin considerar el desplazamiento lateral, se deben sumar en los mismos puntos 
a los momentos amplificados por los desplazamientos laterales. Generalmente, uno de los 
momentos extremos resultantes es el momento máximo en la columna. Sin embargo, en 
columnas esbeltas con elevadas cargas axiales, el punto de momento máximo puede estar 
entre los extremos de la columna de tal forma que los momentos extremos dejan de ser 
los momentos máximos. Si el valor l Bu B/r es menor que el valor obtenido con la expresión 
(10-19) el momento máximo en cualquier punto, a lo largo de la altura de dicha columna, 
será menor que 1,05 veces el máximo momento extremo. Cuando l Bu B/r  es mayor que el 
valor determinado con la expresión (10-19), el momento máximo se producirá en un punto 
intermedio de la columna y excederá al máximo momento extremo en más del 5 % (ver la 
referencia 10.30.). En dicho caso el momento máximo se debe calcular amplificando el 
momento extremo utilizando la expresión (10-8). 
 
C 10.13.6. La posibilidad de inestabilidad por desplazamientos laterales bajo cargas 
gravitatorias debe ser analizada en forma independiente. Cuando se realiza un análisis 
de segundo orden para determinar el valor de δ BsB MBsB (artículo 10.13.4.1.), el pórtico se debe 
analizar dos veces; para el caso de cargas gravitatorias mayoradas más una carga 
lateral aplicada al pórtico. Esta última carga puede ser la carga lateral utilizada en el 
diseño o puede ser una carga lateral única aplicada en la parte superior del pórtico. 
 
El primer análisis debe ser un análisis elástico de primer orden y el segundo un 
análisis de segundo orden. La deformación obtenida por medio del análisis de segundo 
orden debería ser menor que 2,5 veces la deformación obtenida por medio del análisis de 
primer orden. Si un entrepiso es mucho más flexible que el resto, la deformación relativa 
se debe calcular en dicho entrepiso. La carga lateral debería ser los suficientemente 
grande para producir deformaciones con valores de tal magnitud que puedan ser 
comparados con cierta precisión. En pórticos no simétricos que se deforman lateralmente 
bajo la única acción de las cargas gravitatorias, la carga lateral debería actuar en la 
dirección en que su acción aumenta la deformación lateral. 
 
Cuando se utilice el artículo 10.13.4.2. para calcularr δ BsB MBs B, el valor de Q obtenido para las 
cargas  gravitatorias mayoradas no debería ser mayor que 0,60. Esto es equivalente a un 
valor δ BsB = 2,5.  Los valores de VBusB y ∆ BoB , utilizados para calcular Q, se pueden obtener a 
partir de cualquier conjunto supuesto real o arbitrario de cargas laterales, siempre que VBusB  
y ∆ BoB correspondan a las mismas cargas. Si el valor de Q determinado de acuerdo con lo 
indicado en el artículo 10.11.4.2. es igual  o menor que 0,2, se considera que se satisface 
la verificación de estabilidad del artículo 10.13.6. 
 
Cuando δ BsB MBsB se determine utilizando la expresión (10-18), se debe adoptar un  valor  de 
δBsB ≤  2,5. Para valores mayores de  δ BsB  el pórtico será muy sensible a las variaciones de EI 
y a la rotación de las fundaciones. Si  δ Bs  Bes mayor que 2,5 el pórtico debería ser rigidizado 
para reducir el valor de δ Bs B. El valor de ∑ PBuB debe considerar la carga axial en todas las 
columnas y tabiques, incluyendo columnas  que no son parte del sistema resistente a 
cargas laterales. El valor δ BsB = 2,5 es un amplificador muy grande y se ha elegido para 
compensar los valores conservadores obtenidos en el procedimiento del amplificador de 
momento. 
 
El valor de β BdB para pórticos indesplazables es la relación entre la máxima carga axial 
de larga duración mayorada y la máxima carga axial mayorada. 
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C 10.13.7. La resistencia de un pórtico desplazable depende de la estabilidad de las 
columnas y del grado de restricción proporcionado por las vigas del pórtico.  Si se 
forman rótulas plásticas en las vigas, la estructura se aproxima al comportamiento de un 
mecanismo y su capacidad de resistir cargas axiales se reduce en forma drástica. En el 
artículo 10.13.7. se especifica que el Proyectista o Diseñador Estructural se debe asegurar 
que los elementos de rigidización a la flexión tengan la capacidad de resistir los momentos 
amplificados de la columnas. 
 
 
C 10.15.  TRANSMISIÓN DE CARGAS DE LAS COLUMNAS EN LA UNIÓN 

CON LAS LOSAS  DE ENTREPISOS  
 
Las prescripciones dadas en este artículo se fundamentan en la referencia 10.43. en la 
que se describe el efecto que produce la resistencia del hormigón del entrepiso en la 
resistencia de la columna. El texto de este artículo establece que en los casos en que la 
resistencia del hormigón de la columna no supere en más del 40 % el valor de la 
resistencia del hormigón del entrepiso, no es necesario adoptar precauciones especiales. 
 
Para el caso de resistencias más altas de los hormigones de las columnas, se deben 
utilizar los métodos dados en los artículos 10.15.1. ó 10.15.2. para columnas de esquina o 
de borde, y los métodos de los artículos 10.15.1., 10.15.2. o 10.15.3. para el caso de 
columnas interiores con  adecuada restricción en sus cuatro lados. 
 
C 10.15.1. El procedimiento de colocación del hormigón, que se describe en el artículo 
10.15.1., exige la colocación de dos hormigones diferentes en el sistema de  entrepiso. 
 
El hormigón de menor resistencia se debe colocar cuando el hormigón de mayor 
resistencia todavía se encuentre en estado plástico y se debe vibrar en forma adecuada 
para asegurar que ambos hormigones se integren completamente.  Esta operación exige 
una cuidadosa coordinación de las entregas del hormigón y el posible empleo de aditivos 
retardadores de fraguado. En algunos casos, se pueden necesitar servicios adicionales de 
inspección en la obra cuando se emplea este procedimiento. Es importante  que el 
hormigón de mayor resistencia en el entrepiso, en la zona que rodea a la columna, se 
coloque antes que el hormigón de baja resistencia en el resto del entrepiso con el fin de 
evitar  que en forma accidental se coloque hormigón de menor resistencia en la zona de la 
columna. Es responsabilidad del Proyectista o Diseñador Estructural indicar en los planos 
donde se deben colocar los hormigones de menor y mayor resistencia. 
 
A partir de la edición 1983 del Código ACI 318, la cantidad de hormigón de la columna que 
se debe colocar dentro del entrepiso, se especifica, en forma sencilla, como una extensión 
de 600 mm, desde la cara de la columna. Dado que la colocación del hormigón necesario 
se debe hacer in-situ, en la actualidad se ha optado por expresar los requerimientos, de 
una forma que resulte evidente para los operarios y encargados de la inspección de la 
obra. Esta nueva exigencia ubica también la interfase, o superficie de contacto entre el 
hormigón de la columna y el hormigón del entrepiso, en un lugar alejado de las zonas con 
esfuerzos de corte elevados. 
 
 
C 10.15.3. Las investigaciones realizadas en Estados Unidos (ver la referencia 10.44.), 
han demostrado que las losas fuertemente cargadas no proporcionan tanto 
confinamiento como las losas cargadas en forma ligera, cuando las relaciones entre la 
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resistencia del hormigón de las columnas y la resistencia del hormigón de las losas es 
mayor que 2,5, razón por la cual se limita la relación entre las resistencias adoptadas 
para el diseño. 
 
 
C 10.16. ELEMENTOS COMPUESTOS (MIXTOS) SOLICITADOS A COM-

PRESIÓN 
 
C 10.16.1. Las columnas compuestas se definen en este artículo, sin hacer diferencias 
entre las clasificadas como columnas combinadas, columnas compuestas o columnas 
formadas por tubos rellenos por hormigón. Se han omitido las referencias a otros metales 
o materiales empleados como armadura, ya que no tienen una gran utilización en las 
construcciones de hormigón armado. 
 
C 10.16.2. Las mismas reglas, que se han utilizado para calcular los diagramas de 
interacción carga axial-momento para secciones de hormigón armado, se pueden aplicar 
en las secciones compuestas. Los diagramas de interacción para los tubos rellenos con 
hormigón tendrían una forma similar a los indicados en las referencias 10.45. y 10.37., 
pero con el valor  γ  algo mayor que 1,0. 
 
C 10.16.3. y C 10.16.4. El apoyo directo o la vinculación directa para transferir las 
fuerzas entre el acero y el hormigón, se puede generar por medio de salientes, placas o 
barras de armadura soldadas a un perfil o tubo estructural, antes del hormigonado. No es 
necesario considerar el esfuerzo de compresión generado por las solicitaciones de flexión 
como parte de la carga de compresión directa que debe ser transmitida por medio de los 
apoyos mencionados anteriormente. Un revestimiento de hormigón alrededor de un perfil 
estructural puede rigidizarlo, pero no necesariamente incrementar su resistencia. 
 
C 10.16.5. La expresión (10-20) proporciona valores más precisos para establecer el radio 
de giro, que los valores indicados en el artículo 10.11.2., los que resultan demasiado 
conservadores para el caso de tubos rellenos con hormigón y no son aplicables a 
elementos con perfiles estructurales incluidos. 
 
En las columnas de hormigón armado sujetas a cargas  de larga duración, la fluencia 
lenta  que se produce, transmite parte de la carga del hormigón al acero, lo  que origina un 
incremento de las  tensiones en el acero. 
 
En el caso de las columnas ligeramente armadas, esta transferencia de la carga puede 
originar que el acero comprimido alcance la tensión de fluencia en forma prematura, dando 
como resultado una disminución del valor del EI  efectivo. 
 
Por esta razón, los términos de la expresión (10-11) correspondientes tanto al hormigón 
como al acero, se reducen para considerar la fluencia lenta. 
 
La transferencia de la carga debida a la deformación por fluencia lenta no es 
significativa en las columnas muy armadas, o en las columnas compuestas, donde los 
tubos o los perfiles estructurales constituyen un gran porcentaje de la sección transversal. 
 
Por esta razón, en la actualización 1980 del Código, la expresión (10-21) se revisó con el 
fin de  que sólo se redujera el valor de EI del hormigón debido a los efectos de la carga 
de larga duración. 
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C 10.16.6. Núcleo de hormigón confinado con acero estructural 
 
Las secciones de hormigón confinadas con acero estructural deben tener un espesor 
de la pared metálica lo suficientemente grande como para soportar la tensión longitudinal 
de fluencia, sin llegar a que dicha pared se deforme hacia fuera por pandeo. 
 
C 10.16.7. Armadura con forma de zuncho en espiral alrededor de un núcleo de 
acero estructural 
 
El hormigón confinado en forma lateral por zunchos en espiral, presenta una mayor 
capacidad de carga y la posibilidad de que las dimensiones necesarias del zuncho se 
puedan regular en función de la resistencia del hormigón fuera del zuncho, aplicando el 
mismo criterio que se aplica en las columnas armadas sólo con barras longitudinales. La 
presión radial proporcionada por el zuncho en espiral asegura la interacción entre el 
hormigón, las barras o alambres de armadura y el núcleo de acero, de tal manera que las 
barras o alambres longitudinales rigidizan y aumentan la resistencia de la sección 
transversal. 
 
C 10.16.8. Estribos cerrados alrededor de un núcleo de acero estructural 
 
El hormigón confinado en forma lateral con estribos cerrados, es posible que tenga, por lo 
menos a lo largo de una cara del núcleo de acero, un espesor más delgado que el resto. 
Por lo tanto no se puede suponer que existe interacción completa entre el núcleo de 
acero, el hormigón y la armadura longitudinal. El hormigón se separará probablemente 
de las caras lisas del núcleo de acero, razón por la cual y con el fin de mantener el 
recubrimiento de hormigón, sería razonable adoptar una mayor cantidad de estribos 
cerrados laterales que los necesarios en las columnas comunes de hormigón 
armado. Debido a la probable separación entre el núcleo de acero y el hormigón para 
grandes deformaciones, las barras  longitudinales no serán efectivas para rigidizar la 
sección transversal, aunque pueden ser útiles ante tensiones de compresión de larga 
duración. La tensión de fluencia del núcleo de acero se debe limitar a la que existe para 
deformaciones menores de las que se puedan soportar, sin desprendimiento del 
recubrimiento de hormigón. Se ha supuesto que el hormigón comprimido en forma axial no 
se desprende con deformaciones menores de 0,0018. Por lo tanto, la tensión de fluencia 
con un valor de 360 MPa (obtenido del producto entre 0,0018 y 200000 MPa) , representa 
un límite superior para la tensión útil máxima en el acero. En este Reglamento se 
adoptó un valor límite de 350 MPa. 
 
 
C 10.17. RESISTENCIA AL APLASTAMIENTO 
 
C 10.17.1. Este artículo se refiere a la resistencia al aplastamiento PBnbB  en los apoyos de 
hormigón, que  se expresa en términos de una tensión de aplastamiento promedio  de  
0,85 f'BcB , sobre el área de aplastamiento (área cargada AB1B), la que ha sido determinada en 
función de numerosos ensayos que se describen en la referencia 10.46. (ver también el 
artículo 15.8.). 
 
Cuando la superficie o área de apoyo sea mayor en todos sus lados que el área cargada, 
el hormigón circundante confinará el área cargada, lo que producirá un aumento de la 
resistencia al aplastamiento del hormigón en que apoya. 
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A partir del efecto de confinamiento del hormigón, la resistencia al aplastamiento se puede 
incrementar en el valor de la relación 12 A/A  pero nunca mayor de 2, siendo 

12 A/A  una medida del efecto de confinamiento del hormigón circundante. 
 
Para el caso habitual en que la superficie del hormigón en que se apoya el elemento, sea 
considerablemente mayor que el área cargada ( 2A/A 12 > ), la tensión de aplasta-
miento admisible puede adoptarse como 2 (0,85  f’ BcB). 
 
 

 
 

Figura C 10.17.1. Resistencia nominal al aplastamiento del hormigón. 
 
 
En este artículo del Reglamento no se establece una altura mínima para los elementos de 
apoyo, la que debe estar sujeta a las prescripciones para corte, dadas en el artículo 11.12. 
 
Cuando la parte superior del apoyo esté inclinada o escalonada, se pueden obtener 
ventajas del hecho de que el elemento de apoyo es mayor que el área cargada, siempre 
que entre ambos no se forme un ángulo demasiado grande.  La Figura C 10.17.1.  muestra 
la aplicación de la pirámide truncada utilizada para obtener el valor de AB2B . La pirámide no 
se debe confundir con la trayectoria en la  que se distribuye dentro del elemento de apoyo, 
la carga que se introduce a través del área de apoyo. Dicha trayectoria de carga tendría 
lados más inclinados. Sin embargo, la pirámide descripta tiene poca pendiente en las 
caras laterales planas, para asegurar que existe hormigón rodeando inmediatamente la 
zona de altas tensiones en el área de apoyo. 
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El valor de  AB1B  constituye el área cargada, pero no debería ser mayor que la placa de 
apoyo o que el área de la sección transversal de apoyo. 
 
 
C 10.17.2. Los anclajes de postesado, por lo general, se deben reforzar en forma lateral de 
acuerdo con el artículo 18.13. 
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EFECTOS DE LA ESBELTEZ EN ELEMENTOS 
COMPRIMIDOS 
 
DIAGRAMAS DE FLUJO – ARTÍCULO 10.10 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 11. 
 
CORTE Y TORSIÓN 
 
 
 
 
 
Este Capítulo incluye las prescripciones para el dimensionamiento a corte y torsión, 
tanto para los  elementos de hormigón armado como de hormigón pretensado. 
 
El concepto de corte por fricción, desarrollado en el  artículo 11.7., se aplica en forma 
particular a la determinación de los detalles de armadura en las estructuras prefabricadas. 
 
Este Capítulo incluye además disposiciones especiales para vigas de gran altura, 
(artículo 11.8), ménsulas cortas (artículo 11.9), tabiques (artículo 11.10) y disposiciones 
para el tratamiento del corte en losas y zapatas (artículo 11.12.). 
 
 
 
C 11.0. SIMBOLOGÍA  
 
 

a) Aclaraciones con respecto a la Simbología 
 
     a.1.)  Aclaraciones con respecto a bw , d y Nu  

 
bw los ensayos descriptos en la referencia 11.1. han demostrado que la tensión 

de corte promedio sobre la sección efectiva total se debe aplicar también a 
las secciones circulares. Se recomienda consultar la definición especial de 
d para tales secciones.  

 
d aunque el valor de d puede variar a lo largo de la luz de una viga pretensada, 

los estudios descriptos en la referencia 11.2. han demostrado que, para los 
elementos de hormigón pretensado, el valor de  d se puede adoptar como       
d  ≥  0,8 h . 

 
Nu   se debe interpretar como la carga axial de diseño para el estado límite último. 

 
      a.2)  Aclaraciones con respecto a Vc , Vci y Vs 
 
 Cuando en este artículo se expresa que: 

 
Vc es la resistencia nominal al corte proporcionada por el hormigón, en N. 
 
Vci es la resistencia nominal al corte proporcionada por el hormigón cuando 

se produce la fisuración diagonal como resultado de la combinación de corte 
y momento, en N. 

 
Vs es la resistencia nominal al corte proporcionada por la armadura de corte, 

en N. 
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se trata de una aproximación muy general que realiza el Código ACI 318 y otras 
publicaciones internacionales al asignarle estas resistencias a determinado material, 
ya se trate del hormigón o del acero. 
 
En el libro Estructuras de Concreto Reforzado de R. Park y T Paulay, Noriega-
Limusa, 6° reimpresión de la 1° edición, página 305, luego de explicar los mecanismos 
por los que una viga toma esfuerzos de corte, dice:"(..) el cortante total Vu está 
parcialmente resistido por el mecanismo de armadura Vs (que está formado por la armadura 
longitudinal, la del alma, las bielas comprimidas de hormigón en el alma y el cordón comprimido 
de hormigón y no sólo por la armadura de corte) y parcialmente, por el mecanismo descripto 
antes de viga o arco Vc (que está integrado por el hormigón y la armadura longitudinal y no 
sólo por el hormigon)". De modo que, en realidad ambos materiales, el hormigón y el 
acero, participan en Vc y Vs . 
 

b)  Unidades: 
  
 Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 

intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que 
permite el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA)  

 
C 11.1. RESISTENCIA AL CORTE  
 
La resistencia al corte se determina en base a una tensión de corte promedio sobre 
toda la sección transversal efectiva bw  d.  En un elemento sin armadura de corte se 
considera que el corte es resistido por el alma de hormigón. En un elemento con 
armadura de corte se considera que parte del corte lo resiste el hormigón, y el resto la 
armadura de corte. 
 
La resistencia al corte proporcionada por el hormigón, Vc , se supone igual tanto 
para vigas con armadura  de corte como sin ella, y su valor se debe adoptar igual al 
valor del esfuerzo de corte que provoca una significativa fisuración inclinada. Estas 
hipótesis se analizan en las referencias 11.1., 11.2. y 11.3.  
 
El Apéndice A permite la utilización de modelos de bielas para la determinación del corte 
en regiones perturbadas.  Los procedimientos tradicionales de diseño a corte, que ignoran 
las regiones D, (ver el Apéndice A), se admiten en tramos de corte que incluyen regiones 
B. 
 
C 11.1.1.1. Las aberturas en el alma de un elemento pueden reducir su resistencia al 
corte.  Los efectos de estas  aberturas se analizan en el artículo 4.7. de la referencia 11.1. 
y en las referencias 11.4.  y 11.5. 
 
C 11.1.1.2. En un elemento de altura variable, el corte interno en cualquier sección 
aumenta o disminuye por la componente vertical de las tensiones inclinadas de flexión. 
Los métodos de cálculo se describen en la referencia 11.6. 
 
C 11.1.2. Debido a la falta de resultados de ensayos y de experiencia práctica con 
hormigones de resistencias a la compresión mayores que 70 MPa, la edición 1989 del 
Código ACI 318 imponía un valor máximo de 8,3 MPa para c'f   a utilizar en la deter-
minación de la resistencia al corte de vigas, losas nervuradas y losas de hormigón. 
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La mencionada edición del Código permitía excepciones a este límite para aquellas vigas y 
losas nervuradas en las cuales la armadura transversal satisfacía un valor incrementado 
para la mínima cantidad de armadura del alma. Actualmente se dispone de datos de 
ensayos muy limitados sobre la resistencia al corte de losas de alta resistencia, armadas 
en dos direcciones. Hasta tanto se disponga de una mayor experiencia en el caso de las 
losas armadas en dos direcciones, construidas con hormigones con una resistencia a la 
compresión mayor que 70 MPa, resulta conveniente y prudente limitar el valor de c'f  a 
8,3 MPa para la determinación de la resistencia al corte. 
 
C 11.1.2.1. En base a los resultados de ensayos publicados en las referencias 11.7., 11.8., 
11.9., 11.10. y 11.11., se considera necesario incrementar la mínima cantidad de arma-
dura transversal para el hormigón de alta resistencia. 
 
Estos ensayos indicaron una reducción de la resistencia al corte de reserva a medida 
que el valor de f’c aumentaba en vigas armadas con la cantidad mínima de armadura 
transversal especificada, equivalente a una tensión de corte efectiva de 0,35 MPa. 
 
La edición 1989 del Código ACI 318 introdujo un requisito que exigía un aumento de la 
mínima cantidad de armadura transversal para resistencias del hormigón comprendidas 
entre 70 MPa y 100 MPa. Este requisito, que originaba un brusco aumento de la mínima 
cantidad de armadura transversal al alcanzar una resistencia a la compresión de 70 MPa, 
ha sido reemplazado por un incremento gradual del valor de Av mínimo a medida que 
aumenta el valor de f’c , de acuerdo con la expresión (11-13). 
 
C 11.1.3.1.  La fisura inclinada más cercana al apoyo de la viga, en la Figura 11.1.3.a), 
de este Reglamento,  se extiende hacia arriba desde la cara del apoyo y alcanza la zona 
de compresión a una distancia aproximadamente igual a d desde la cara del apoyo. Si se 
aplican cargas en la parte superior de la viga, los estribos que atraviesan esta fisura 
estarán solicitados por cargas que actúan como se muestra en el diagrama de cuerpo libre 
de la parte inferior de la Figura 11.1.3 a). Las cargas aplicadas sobre la viga, entre la 
cara de la columna y el punto ubicado a una distancia d desde la cara, se transfieren 
directamente al apoyo  por compresión en el alma arriba de la fisura. Por lo tanto, en estos 
casos este Reglamento permite el diseño para el esfuerzo máximo de corte mayorado 
Vu,  correspondiente a una distancia d del apoyo, para elementos no pretensados, y a 
una distancia h/2 para elementos pretensados. 
 
Con respecto a este tema se deben resaltar dos aspectos: 
 

1) se requieren estribos a través de la fisura potencial, determinados para el 
corte existente a una distancia d desde el apoyo, 

 
2) existe una fuerza de tracción en la armadura longitudinal, en la cara del 

apoyo. 
 
En la Figura 11.1.3.b) se ilustra la acción de las cargas que actúan cerca de la cara inferior 
de la viga (fondo de viga). En este caso la sección crítica se debe considerar en la cara 
del apoyo. Las cargas que actúan cerca del apoyo se deben transferir a través de la 
fisura inclinada que se prolonga hacia arriba a partir de la cara del apoyo. El esfuerzo de 
corte que actúa en la sección crítica, debe incluir todas las cargas aplicadas por debajo 
de la fisura inclinada potencial. 
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Las condiciones típicas de apoyo en las que se puede utilizar un esfuerzo de corte a 
una distancia d del apoyo, incluyen: 
 

1)  elementos apoyados sobre apoyos directos, como por ejemplo, el que se ilustra 
en la Figura 11.1.3.c), de este Reglamento reproducida a continuación como Figura 
C 11.1.3.c). 

 
2) elementos aporticados, en forma monolítica, con otro elemento, como por 

ejemplo el que se ilustra en la Figura 11.1.3.d) de este Reglamento reproducida a 
continuación como Figura C 11.1.3.d). 

 
 
Las condiciones de apoyo en las cuales no se debe aplicar esta disposición incluyen: 
 

1)  elementos aporticados por un elemento en tracción como el que se ilustra en la 
Figura C 11.1.3.e.), en los cuales la sección crítica para el corte se debe considerar 
en la cara del apoyo. Además se debe investigar el corte dentro del nudo y se debe 
proporcionar armadura especial en las esquinas. 

 
2)  elementos en los cuales las cargas no están aplicadas en, o cerca de, la cara 

superior del elemento. Esta es la condición a la que hace referencia la Figura 
11.1.3.b). En estos casos la sección crítica se debe considerar en la cara del 
apoyo. 

 
Las cargas que actúan cerca del apoyo se deben transmitir a través de una 
fisura inclinada  que ascienda desde la cara del apoyo. 

 
El esfuerzo de corte actuante en la sección crítica debe incluir todas las cargas 
aplicadas por debajo de la fisura inclinada potencial. 

 
3)  elementos cargados de manera tal que el corte, en las secciones ubicada entre 

el apoyo y una distancia d , difiere en forma sustancial, del corte a una distancia d. 
 

Este caso se presenta habitualmente en las ménsulas y en las vigas en las cuales 
se ubica una carga concentrada cerca del apoyo, como se ilustra en la Figura 
C 11.1.3.f) o en zapatas apoyadas sobre pilotes. 

 
En este tipo de elementos se debe utilizar el corte en la cara del apoyo. 
 
 

C 11.1.3.2. Dado que el valor d  varía en forma frecuente en los elementos pretensados, 
la ubicación de la sección crítica se ha adoptado en forma arbitraria igual a una 
distancia h/2 desde la cara del apoyo. 
 
 
C 11.2. HORMIGÓN LIVIANO 
 
 
Este Reglamento presenta dos procedimientos alternativos para modificar las prescrip-
ciones dadas con respecto a corte y torsión cuando se utilizan hormigones con agregados 
livianos. 
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Estas modificaciones se deben aplicar únicamente a las expresiones del Capítulo 11 que 
contienen el término c'f . 
 
 
 

 
 
Figura C 11.1.3. (c,d,e,f).  Condiciones típicas de apoyo donde se muestra la 

ubicación del esfuerzo de corte mayorado Vu . 
 
 
C 11.2.1.1. La primera alternativa se fundamenta en ensayos de laboratorio para 
determinar la relación entre la resistencia a tracción por compresión diametral fct , y la 
resistencia a la compresión f’c  del hormigón liviano que se está utilizando. 
 
Para hormigón de densidad normal la resistencia a la tracción por compresión diame-

tral, fct , es aproximadamente igual a 
8,1
'f c  (ver las referencias 11.10. y 11.11.). 

 
C 11.2.1.2. La segunda alternativa se fundamenta en la suposición de que la resistencia a 
tracción del hormigón liviano es una fracción fija de la resistencia a tracción del hormigón 
de densidad normal  (ver la referencia 11.12.). Los factores dados en este artículo del 
Reglamento se han obtenido a partir de datos de ensayos internacionales (ver la referen-
cia 11.13.) sobre numerosos tipos de hormigón estructural con agregados livianos. 
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C 11.3.  RESISTENCIA AL CORTE PROPORCIONADA POR EL HORMIGÓN EN 
LOS ELEMENTOS NO PRETENSADOS 

 
 
Se recomienda leer el Comentario al artículo 11.4. que aunque hace referencia a los 
elementos pretensados, plantea la problemática del corte en vigas. 
 
 
C 11.3.1.1. Ver el Comentario al artículo 11.3.2.1. 
 
 
C 11.3.1.2 y C 11.3.1.3. Ver el Comentario al artículo 11.3.2.2. 
 
 
C 11.3.2.1. La expresión (11-5) es la expresión básica para la determinación de la 
resistencia al corte de elementos sin armadura de corte (ver la referencia 11.3.). 
 
Los Proyectistas o Diseñadores Estructurales deben tener en cuenta que las tres variables 
de la expresión (11-5): 
 
� c'f  como una medida de la resistencia a tracción del hormigón. 

 
� ,wρ  y 

 

� 
u

u

M
dV

 

 
afectan la resistencia al corte, aunque algunas investigaciones, como las desarrolladas 
en las referencias 11.1. y 11.14., indican que la expresión (11-5) sobreestima la influen-

cia de f’c y subestima la influencia de wρ y  
u

u

M
dV

. Información adicional, como la 

desarrollada en la referencia 11.15., indica que la resistencia al corte disminuye a 
medida que aumenta la altura total del elemento.  
 
El valor mínimo de  Mu  igual a Vu  d en la expresión (11-5) tiene por finalidad limitar el 
valor de Vc  cerca de los puntos de inflexión.   
 
Para la mayoría de los diseños, es conveniente suponer que el segundo término de la 

expresión (11-5) es igual a  c'f02,0  y utilizar un valor de  db'f
6
1V cc =  de acuerdo 

con lo que permite este Reglamento en el artículo 11.3.1.1. 
 
C 11.3.2.2. Las expresiones (11-6) y (11-7), para los elementos solicitados a compresión 
axial además de corte y flexión, se han extraído de la referencia 11.3. A medida que el 
valor de Nu aumenta, el valor de Vc , determinado por medio de las expresiones (11-5) y 
(11-6), excederá el límite superior dado por la expresión (11-7) antes que el valor de Mm 
dado por la expresión (11-6) alcance a ser negativo.  El valor Vc obtenido de la expresión 
(11-5) no tiene ningún significado físico si se utiliza un valor negativo de Mm .  Para esta 
condición se deben aplicar las expresiones  (11-7)  u  (11-14) para determinar el valor de 
Vc .  Los valores de Vc para los elementos sujetos a corte y a carga axial se ilustran en 
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la Figura C 11.3.2.2. En la referencia 11.2. se detallan los antecedentes de las expresiones 
mencionadas en este Comentario y se realizan comparaciones con los datos de ensayos. 
 
Debido a la complejidad de las expresiones (11-5) y (11-6) se permite utilizar la expresión 
(11-4) como una disposición alternativa de diseño. 
 
 
C 11.3.2.3. La expresión (11-8) se puede utilizar para determinar el valor de Vc en 
elementos solicitados por una tracción axial significativa.  La armadura de corte se puede 
determinar entonces con la expresión Vn – Vc . El término significativo se utiliza para 
señalar que este Reglamento deja a criterio del proyectista o diseñador estructural, decidir 
cuando la tracción axial debe ser considerada. A menudo se originan valores pequeños 
de tracción axial debido a los cambios volumétricos, que no son significativos en 
estructuras con juntas de dilatación adecuadas y con armadura mínima. Cuando exista 
incertidumbre sobre la magnitud de la tracción axial y esta pudiera alcanzar valores 
significativos se recomienda determinar la armadura de corte para que absorba el corte 
total. 
 
C 11.3.3. Los ensayos de corte realizados sobre elementos con secciones circulares 
indican que el área efectiva se puede adoptar igual al área total (bruta) de la sección o 
como un área rectangular equivalente. Ver las referencias 11.1., 11.16. y 11.17. 
 
 
 

 
 
 
Figura C 11.3.2.2.  Comparación de las expresiones para determinar la resistencia 

al corte de elementos sujetos a carga axial. 
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C 11.4.  RESISTENCIA AL CORTE PROPORCIONADA POR EL HORMIGÓN EN 

LOS ELEMENTOS PRETENSADOS 
 
 
C 11.4.2. La expresión (11-9) ofrece un método simplificado para la determinación de 
Vu  en las vigas  de hormigón pretensado. Ver la referencia 11.2. Esta expresión se 
puede aplicar tanto a vigas que tengan una armadura pretensada únicamente, como a 
elementos armados con una combinación de armadura pretensada y barras 
conformadas no tesas. La expresión (11-9) se aplica más a elementos solicitados por 
carga uniforme y puede dar resultados conservadores cuando se aplica a vigas com-
puestas para puentes. 
 
Cuando la expresión (11-9) se aplica a elementos simplemente apoyados solicitados 
por cargas uniformes, el valor de Vu  dp / Mu  se puede expresar de la siguiente forma: 
 
 

)x(x
)x2(d

M
dV

u

pu

−
−

=
l

l  

  
siendo: 
 
 l la longitud o luz del tramo. 
 
 x la distancia desde la sección considerada hasta el apoyo. 
 
 
Para un hormigón con f’c = 35 MPa, el valor de Vc de acuerdo con el artículo 11.4.2., 
demuestra una variación como la que ilustra en la Figura 11.4.2. Las ayudas de cálculo 
basadas en esta expresión se desarrollan en la referencia 11.18. 
 
 
C 11.4.3.  En las vigas de hormigón se producen dos tipos de fisuración inclinada: 
 

� fisuración por corte en el alma, 
 
� fisuración de corte por flexión. 

 
Ambos tipos de fisuración se ilustran en la Figura 11.4.3. de este Reglamento. 

 
 
La fisuración por corte en el alma comienza desde un punto interior de un elemento 
cuando las tensiones principales de tracción exceden la resistencia a tracción del 
hormigón. La fisuración de corte por flexión se inicia por una fisuración por flexión, 
situación en la que se incrementan las tensiones de tracción en el hormigón ubicado 
arriba de la fisura. La fisura de corte por flexión se desarrolla cuando las tensiones 
combinadas de corte y de tracción superan la resistencia a tracción del hormigón. 
 
Las expresiones (11-10) y (11-12) se pueden utilizar para determinar los esfuerzos de 
corte que originan la fisuración de corte por flexión y la fisuración por corte en el 
alma, respectivamente.  La resistencia al corte proporcionada por el hormigón, Vc , se 
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considera igual al menor valor entre Vci  y Vcw . En la referencia 11.19. se desarrollan los 
antecedentes y las hipótesis en las que se fundamentan las expresiones (11-10) y (11-12). 
 
Para obtener la expresión (11-10) se supuso que el valor de Vci

  es igual a la suma del 
corte requerido para originar una fisura por flexión en el punto en cuestión, V, dado 
por la expresión 
 
 

máx

crei
M

MVV =  

 
 
más un incremento adicional del corte requerido para transformar una fisura por 
flexión en una fisura de corte por flexión. 
 
Las cargas mayoradas aplicadas en forma externa, a partir de las cuales se determinan los 
valores de Vci  y de Mmáx , incluyen la carga permanente sobreimpuesta, la presión del 
terreno y la sobrecarga. Cuando se determina el valor  Mcre  para sustituirlo en la  
expresión  (11-10),  los valores de I  y  de yt son las propiedades de la sección que resiste 
las cargas aplicadas en forma externa. 
 
Para un elemento compuesto, donde parte de la carga permanente es resistida por sólo 
una parte de la sección, se deben utilizar las propiedades adecuadas de la sección para 
determinar fd . 
 
El corte debido a las cargas permanentes, Vd , y el debido a las otras cargas, Vi , están 
en este caso considerados en forma separada. 
 
El valor Vd es entonces el esfuerzo de corte total debido a las cargas permanentes sin 
mayorar, actuando sobre la parte de la sección que soporta las cargas permanentes 
que actúan antes de la acción compuesta, más la carga permanente sin mayorar  
adicional (sobreimpuesta) que actúa sobre el elemento compuesto. 
 
Los términos Vi  y  Mmáx se pueden determinar con las siguientes expresiones: 

 
Vi = Vu - Vd
 
Mmáx = Mu - Md

 
siendo: 
 
 Vu el corte mayorado debido a las cargas totales mayoradas. 
 
 Mu el momento mayorado debido a las cargas totales mayoradas. 

 
Md el momento debido a la carga permanente sin mayorar (es decir, el mo-

mento correspondiente a fd). 
 
 
En las vigas no compuestas, cargadas en forma uniforme, la  sección  transversal total 
resiste todo el corte y los diagramas de esfuerzo de corte de la sobrecarga y la carga 
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permanente resultan similares. En este caso la expresión (11-10) se deduce de la 
siguiente manera: 
 

u

ctu
w

c
ci M

MVdb
20

'f
V +=  

 
 
siendo: 
 

 ( )pec
t

ct f'f
y
IM +=  

 
El valor Mct en las dos expresiones precedentes representa el momento total, incluyendo 
la carga permanente, requerido para originar fisuración en la fibra extrema en 
tracción. Este momento no es igual al momento Mcre de la expresión (11-10) de este 
Reglamento, en la cual el momento de fisuración se debe a todas las cargas, con 
excepción de la carga permanente. En la expresión (11-10) el corte debido a la carga 
permanente se incorpora como un término separado. 
 
El valor Mu es el momento mayorado sobre la viga, en la sección que se está 
considerando y Vu es el esfuerzo de corte mayorado que ocurre en forma simultánea con 
Mu . 
 
Dado que las mismas propiedades (características geométricas) de la sección se aplican 
tanto a las tensiones debidas a la carga permanente como a las debidas a la sobrecarga, 
no se considera necesario determinar las tensiones y los esfuerzos de corte debidos a la 
carga permanente por separado. 
 
El momento de fisuración Mct refleja el cambio total de tensiones desde el pretensado 

efectivo hasta una tracción igual a c'f2
1  , la que se supone que origina la fisuración 

por flexión. 
 
La expresión (11-12) se fundamente en la suposición de que la fisuración por corte en el 
alma, ocurre debido al corte que provoca una tensión principal de tracción, de un valor 

aproximado a c'f3
1  en el eje baricéntrico de la sección transversal. 

 
El valor de Vp se debe determinar a partir de la fuerza efectiva del pretensado sin 
mayorar. 
 
 
C 11.4.  Este Reglamento considera el efecto beneficioso en la resistencia de la sección, 
por efecto de la componente vertical del pretensado Vp, cuando se aplica el precedimiento 
detallado del artículo 11.4.2., en la evaluación de la resistencia al corte en el alma. 
 
 
C 11.4.4. y C 11.4.5. El efecto que produce sobre la resistencia al corte, la reducción 
del esfuerzo de pretensado cerca de los extremos de las vigas pretensadas se debe 
considerar en el cálculo. 
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El artículo 11.4.4. se refiere a la resistencia al corte en las secciones ubicadas dentro de 
la longitud de transferencia del acero de pretensado, cuando la adherencia del acero se 
extiende hasta el extremo del elemento. 
 
El artículo 11.4.5. se refiere a la resistencia al corte en las secciones ubicadas  ya sea 
dentro de la longitud en la cual parte del acero de pretensado no está adherido al 
hormigón, como a aquellas ubicadas dentro de la longitud de transferencia del acero de 
pretensado para la cual la adherencia no se prolonga hasta el extremo de la viga. 
 
 
C 11.5.  RESISTENCIA AL CORTE PROPORCIONADA POR LA ARMADURA 

CORRESPONDIENTE 
 
C 11.5.2.  La limitación  de los valores de  fy y fyt  utilizados para diseñar la armadura 
de corte a fy  ≤ 420 MPa  tiene por finalidad proporcionar un control del ancho de las 
fisuras diagonales. A partir de la edición 1995 del Código ACI 318, la limitación de  
420 MPa para la armadura de corte se elevó a 500 MPa para las mallas de acero 
soldadas de alambres conformados. Las investigaciones realizadas en Estados Unidos 
y descriptas en las referencias 11.20., 11.21. y 11.22. han demostrado que el comporta-
miento de las mallas de acero soldadas  (fy  > 420 MPa), como armadura de corte, ha 
resultado satisfactorio. 
 
En particular, los ensayos de vigas a escala natural, descriptos en la referencia 11.21. 
demostraron que los anchos de las fisuras inclinadas de corte, para el nivel de las 
cargas de servicio, resultaron menores en las vigas armadas con canastos de mallas de 
acero soldadas de alambres conformados de menor diámetro, calculados con una tensión 
de fluencia especificada de 500 MPa, que en las vigas armadas con estribos conformados 
con una tensión de fluencia de 420 MPa. 
 
C 11.5.3. Aunque el valor de d puede variar a lo largo del tramo de una viga pretensada, 
los estudios realizados y descriptos en la referencia 11.2., han demostrado que para 
elementos pretensados, no es necesario adoptar un valor de d menor que 0,8 h. Las vigas 
consideradas tenían cordones de pretensado rectos o barras de armadura en la parte 
inferior de la sección además de estribos que envolvían a la armadura. 
 
C 11.5.4. Es de suma importancia que tanto la armadura de corte como la de torsión se 
anclen en ambos extremos de manera adecuada, con el fin de que resulte 
completamente efectiva en cualquiera de los lados de una fisura potencial inclinada, 
para lo cual se requiere, en general, un gancho en el extremo de la armadura tal como 
se indica en el artículo 12.13. 
 
C.11.5.6. Armadura mínima de corte 
 
C 11.5.6.1. La armadura de corte restringe el desarrollo de la fisuración inclinada y por 
consiguiente se incrementa la ductilidad y es posible advertir la inminencia de una falla. 
Caso contrario, en un alma sin armadura de corte, la formación súbita de fisuras 
inclinadas podría conducir en forma directa a una falla repentina. 
 
Esta armadura de corte resulta de gran importancia si el elemento es solicitado por 
una fuerza de tracción imprevista o por una sobrecarga. Por lo tanto, se requiere un 
área mínima de armadura de corte, igual o mayor que la armadura que se obtiene 
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aplicando las expresiones (11-13) u (11-14), siempre que el esfuerzo de corte mayo-
rado total, Vu , sea mayor que la mitad (1/2)  de la resistencia al corte proporcionada 
por el hormigón φ Vc  o sea (Vu > 0,5 φVc ). 
 
Las losas, las zapatas y las losas nervuradas no están sujetas a este requisito mínimo 
de armadura de corte, dado que existe la posibilidad de que la carga se distribuya entre 
zonas fuertes y débiles. 
 
Sin embargo, los resultados de las investigaciones descriptas en la referencia 11.23. han 
demostrado que las vigas de gran altura y las losas livianas armadas en una 
dirección, especialmente si están construidas con hormigones de alta resistencia, 
pueden fallar en presencia de cargas menores que el valor de Vc , determinado por 
medio de la expresión (11-13). 
 
Los ensayos descriptos en las referencias 11.24. y 11.25. referidos a elementos con 
secciones huecas, con valores de h ≤ 30 mm han demostrado resistencias al corte 
mayores que aquella calculadas mediantes las expresiones (11-12) y (11-10). 
 
Otros resultados de ensayos aún sin publicar sobre elementos de hormigón prefabricado 
pretensado con secciones huecas, han demostrado que las resistencias, cuando se 
produce la fisuración por corte en el alma en las zonas extremas, pueden ser menores que 
aquellas determinadas mediante la expresión (11-12). Por contraste, en dichos ensayos se 
ha observado que las resistencias, cuando se produce corte por flexión, igualan o exceden 
a las obtenidas mediante la expresión (11-10). 
 
Aún cuando el esfuerzo de corte mayorado total,  Vu , sea menor que la mitad (1/2) de la 
resistencia al corte proporcionada por el hormigón  φ Vc  o sea (Vu > 0,5 φVc ), se 
recomienda la colocación de alguna armadura en el alma, sobre todo en la totalidad  de 
las almas delgadas de elementos postesados de hormigón (nervaduras, losas 
casetonadas, vigas y vigas T), con el fin de reforzar al elemento contra los esfuerzos de 
tracción en el alma, resultantes de las desviaciones locales en el perfil de diseño del cable, 
y al mismo tiempo suministrar los medios de apoyo para los cables durante la 
construcción. 
 
Cuando no existen apoyos suficientes para el cable, se pueden producir durante la 
colocación del hormigón, balanceos laterales y desviaciones locales con respecto al perfil 
teórico parabólico del cable establecido en el diseño. En estos casos las desviaciones  de 
los cables tienden a  enderezarse cuando son tesados. 
 
Este proceso puede producir grandes tensiones de tracción en el alma originando el 
desarrollo de una fisuración severa cuando no se dispone de armadura en el alma. 
 
La curvatura no intencional de los cables y las tensiones de tracción resultantes en 
el alma, se pueden minimizar, fijando de manera firme los cables a los estribos, los que a 
su vez se encuentran fijados, en su sitio y en forma rígida, por otros elementos que 
constituyen la armadura, conservando así su ubicación en el encofrado. La separación 
máxima de los estribos utilizados para este fin debe ser igual o menor que  1,5 h  ó    
1,20 m, de ambos valores el que resulte menor. 
 
Cuando sean de aplicación, las disposiciones para la armadura de corte, establecidas en 
los artículos 11.5.5. y 11.5.6., se exigen separaciones menores entre los estribos que 
las dadas en el párrafos anterior. 
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En el diseño de los elementos solicitados a flexión bajo la acción de cargas 
repetidas se debe considerar la posibilidad de que se formen fisuras inclinadas debidas 
a la tracción diagonal, bajo tensiones mucho menores que bajo cargas estáticas.  En 
estos casos, es prudente disponer como mínimo, la armadura de corte mínima 
especificada en las expresiones (11-13) u (11-14), aún en el caso en que los ensayos y las 
determinaciones basadas en las cargas estáticas demuestren que no se requiere 
armadura de corte. 
 
C 11.5.6.2. Cuando se ensaya un elemento para demostrar que tanto su resistencia al 
corte como a flexión son adecuadas, se deben conocer las verdaderas dimensiones del 
elemento así como las resistencias de los materiales utilizados.  La resistencia adoptada 
como base de comparación debe ser, por lo tanto, la correspondiente a un factor unitario 
de reducción de resistencia (φ = 1,0), como por ejemplo la resistencia nominal requerida  
Vn  y  Mn . Esta metodología garantiza que si las resistencias reales de los materiales son 
menores que las especificadas, o si las dimensiones del elemento son erróneas y 
provocan una disminución de la resistencia, se disponga de un margen de seguridad 
apropiado. 
 
C 11.5.6.3. Las versiones anteriores del Código ACI 318 especificaban un valor mínimo 
para el área de la armadura transversal, que era independiente de la resistencia del 
hormigón. 
 
Los ensayos descriptos en la referencia 11.9. indican la necesidad de aumentar el área 
mínima de la armadura de corte a medida que aumenta la resistencia del hormigón,  
con el fin de prevenir fallas súbitas por corte cuando se produce la fisuración diagonal. 
 
La expresión (11-13) contempla un aumento gradual del área mínima de la armadura 
transversal, mientras mantiene el valor mínimo anterior. 
 
C 11.5.6.4. Los ensayos descriptos en la referencia 11.26., realizados sobre vigas de 
hormigón pretensado con armadura mínima en el alma, determinada de acuerdo con las 
expresiones (11-13) y (11-14), han demostrado que para desarrollar un comportamiento 
dúctil es suficiente determinar la armadura con el valor del área Av más pequeño 
obtenido entre los determinados con esas dos expresiones. 
 
La expresión (11-14), cuyos fundamentos se desarrollan en la referencia 11.26., se puede 
aplicar sólo a los elementos pretensados que cumplan con los requisitos mínimos 
dados para la fuerza de pretensado en el artículo 11.5.6.4. 
 
C 11.5.7. Determinación de la armadura de corte 
 
La determinación de la armadura de corte se fundamenta en una modificación de la 
analogía del reticulado, analogía que parte de la suposición de que todo el corte lo 
resiste la armadura de corte. Sin embargo, una intensa investigación sobre elementos 
pretensados y no pretensados ha demostrado que la armadura de corte se debe 
diseñar para resistir únicamente el corte que supera a aquel que provoca la 
fisuración inclinada, siempre que se considere que los elementos diagonales del reticu-
lado tienen una inclinación de 45° . 
 
Las expresiones (11-15), (11-16) y (11-17) se desarrollan en función de la resistencia al 
corte Vs  , atribuida a la armadura de corte. 
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Cuando se utiliza armadura de corte perpendicular al eje de un elemento, el área de la 
armadura de corte requerida Av , y su separación s, se deben determinar mediante la 
siguiente expresión: 
 
 

df
VV

s
A

yt

cuv
φ

φ−
=  

 
 
Las investigaciones descriptas en las referencias 11.27. y 11.28. han demostrado que el 
comportamiento al corte de las vigas anchas, con una armadura de flexión importante, 
mejora si se reduce la separación transversal de las ramas del estribo a través de la 
sección. 
 
C 11.5.7.3. Aunque la armadura transversal en una sección circular puede prescindir 
de ramas rectas, los ensayos demuestran que la expresión (11-15) es conservadora 
siempre que el valor de d se determine como se indica en el artículo 11.3.3. (ver las 
referencias 11.16.  y 11.17.). 
 
C 11.5.7.9. Para elementos no pretensados sometidos únicamente a esfuerzos de corte y 

flexión la tensión máxima de diseño es c'f6
5φ . 

 
 
C 11.6. DIMENSIONAMIENTO A TORSIÓN 
 
El dimensionamiento a torsión  especificado en los artículos 11.6.1. a 11.6.6. se funda-
menta en la analogía de un reticulado espacial en un tubo de pared delgada. Una viga 
sometida a torsión se puede representar en forma ideal, como un tubo de pared delgada 
en el que no se considera el núcleo de la sección transversal de la viga como se ilustra en 
la Figura 11.6.a). 
 
Una vez que la viga de hormigón armado se ha fisurado por torsión, su resistencia 
torsional es provista básicamente por los estribos cerrados y por las barras o alambres 
longitudinales ubicados cerca de la superficie del elemento. 
 
En la analogía del tubo de pared delgada se supone que la resistencia es 
proporcionada por la capa exterior de la sección transversal centrada, en forma 
aproximada en el perímetro de los estribos cerrados. 
 
Tanto las secciones macizas como las huecas se idealizan como tubos de pared 
delgada, tanto antes como después de la fisuración. 
 
En un tubo cerrado de pared delgada, el producto de la tensión de corte τ , debido a la 
torsión y el espesor de la pared  t , en cualquier punto del perímetro, se define como flujo 
de corte q. El flujo de corte q = τ  t , debido a la torsión actúa como se indica en la 
Figura 11.6.a),  es constante en todos los puntos alrededor del perímetro del tubo,  y 
se extiende alrededor del tubo, a lo largo de una línea en la mitad del espesor de la 
pared. 
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En cualquier punto a lo largo del perímetro del tubo, la tensión de corte debida a la 
torsión , τ ,se define como: 
 

tA2
T

o

=τ  

 
 
siendo: 
 

Ao  el área total encerrada por la trayectoria del flujo de corte, que se indica en 
la Figura 11.6.b). 

 
t el espesor de la pared en el punto en que se está realizando la 

determinación de τ . 
 
 

La trayectoria del flujo de corte sigue la línea media de las paredes del tubo y Ao es el 
área encerrada por dicha línea. 
 
En un elemento hueco, con paredes continuas, la determinación de Ao incluye el área del 
hueco. 
 
En las referencias 11.29. y 11.30. se deduce el procedimiento de diseño y se lo compara 
con los resultados obtenidos en los ensayos. 
 
 
C 11.6.1. Torsión crítica 
 
Los momentos torsores que no superen, en forma aproximada un cuarto (1/4) del valor 
del momento torsor de fisuración, Tcr , no producirán una reducción estructuralmente 
significativa en la resistencia a flexión, ni en la resistencia a corte, razón por la cual se 
pueden ignorar. 
 
El momento torsor de fisuración bajo torsión pura, Tcr , se debe obtener reemplazando 
la sección real por un tubo de pared delgada con un espesor de pared, t, antes de la 
fisuración, igual a 0,75 Acp /pcp , y un área encerrada por la línea media de la pared, Ao , 

igual a cpA
3
2  . 

 
La fisuración se supone que ocurre cuando la tensión principal de tracción alcanza un 

valor igual a c'f3
1 . 

 
En una viga no pretensada, solicitada sólo por torsión, la tensión principal de 

tracción es igual a la tensión de corte por torsión   
tA2

T
o

=τ .  Si se considera que la 

fisuración se produce cuando τ  alcanza el valor c'f3
1  , el momento torsor de 

fisuración  Tcr  resulta igual a: 
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Para los elementos macizos, la interacción entre el momento torsor de fisuración y el 
corte producido por la fisuración diagonal es, aproximadamente, circular o elíptica. 
 
Para este tipo de relaciones, un momento torsor de 0,25 Tcr , como se utiliza en el artículo 
11.6.1., corresponde a una reducción del 3 % en el valor del corte de fisuración diagonal , 
reducción que se ha considerado mínima, pudiendo ser ignorada. 
 

El valor de la tensión de fisuración se ha adoptado igual a c'f3
1  en forma intencional 

como un valor límite inferior. 
 
Para los elementos pretensados, la carga de fisuración torsional se incrementa con el 
pretensado. 
 
Un análisis utilizando el círculo de Mohr, en base a las tensiones promedio, demuestra que 
el momento torsor necesario para producir una tensión principal de tracción igual a 

c'f3
1 , es igual a 

)'f(
f3

1
c

pc+  veces el momento torsor correspondiente a una 

viga no pretensada. Una modificación similar se ha realizado en el punto c) del artículo 
11.6.1. para los elementos sujetos a carga axial y a torsión. 
 
A los fines de la determinación de la torsión, se define como elemento hueco a aquel que 
posee uno o más vacíos longitudinales, como por ejemplo una viga cajón de una o de 
múltiples celdas. 
 
Los pequeños vacíos longitudinales, como por ejemplo los existentes en las vainas de 
postesado sin inyectar, para los cuales se verifique que  Ag / Acp ≥ 0,95, se pueden ignorar 
en la determinación de la torsión crítica especificada en el artículo 11.6.1. 
 
En las secciones huecas se supone que la interacción entre la fisuración torsional y la 
fisuración por corte varía entre una relación elíptica para elementos con pequeños 
vacíos y una relación lineal para secciones de pared delgada con grandes vacíos. 
 
Para una interacción lineal, un momento torsor de 0,25 Tcr podría originar una reducción 
en el valor del corte de fisuración diagonal de alrededor del 25 %, reducción que se ha 
juzgado como excesiva. 
 
En la edición 2002 del Código ACI 318 se introdujeron dos modificaciones en el artículo 
11.6.1. para facilitar su aplicación a secciones huecas. 
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En la primera de ellas, se procedió a multiplicar los valores límites del momento torsor 
mínimo, especificados en la versión 1999 del Código, por la relación (Ag / Acp), dado que 
los resultados de ensayos tanto en vigas huecas como macizas (ver la referencia 11.31.) 
indicaban que el momento torsor de fisuración de una sección hueca es, en forma 



aproximada, igual al valor (Ag / Acp ) multiplicado por el momento torsor de fisuración de 
una sección maciza que posee las mismas dimensiones exteriores. 
 
La segunda modificación fue decidir multiplicar nuevamente el momento torsor de 
fisuración por (Ag / Acp ) para reflejar la transición entre la interacción circular de las 
cargas de fisuración diagonal en corte y torsión, correspondiente a elementos macizos, y 
la interacción, aproximadamente lineal, correspondiente a las secciones huecas de pared 
delgada. 
 
C 11.6.2. Determinación del momento torsor mayorado Tu
 
C 11.6.2.1. y C 11.6.2.2. En el diseño por torsión de las estructuras de hormigón 
armado, se deben identificar dos condiciones (ver las referencias 11.32. y 11.33.).  
 

a)  los momentos torsores no se pueden reducir por medio de una redistribución de 
las fuerzas internas (artículo 11.6.2.1.). Este caso se identifica como “torsión de 
equilibrio”, dado que el momento torsor se requiere para el equilibrio de la 
estructura. 

 
Para esta condición, que se ilustra en la Figura 11.6.2.1., la armadura de torsión 
determinada de acuerdo con los artículos 11.6.3. a 11.6.6. se deben disponer para 
resistir la totalidad de los momentos torsores de diseño. 

 
b)  los momentos torsores se pueden reducir por medio de una redistribución de las 

fuerzas internas después de la fisuración (artículo 11.6.2.2.) siempre que la torsión 
provenga del giro del elemento necesario para mantener la compatibilidad de las 
deformaciones. Este tipo de torsión se identifica como “torsión de 
compatibilidad”.  Para esta condición, que se ilustra en la Figura 11.6.2.2., la 
rigidez torsional antes de la fisuración corresponde a aquella de la sección no 
fisurada de acuerdo con la teoría de Saint Venant. 

 
En la fisuración torsional, sin embargo, se produce un giro significativo bajo un 
momento torsor esencialmente constante, originándose una importante redistribución 
de fuerzas en la estructura (ver las referencias 11.32.  y 11.33.). 
 
El momento torsor de fisuración, bajo la combinación de corte, flexión y torsión, 

corresponde a una tensión principal de tracción, ligeramente menor que el valor c'f3
1 , 

especificado en el artículo C 11.6.1. 
 
Cuando el momento torsor determinado supera el valor del momento torsor de 
fisuración, se puede suponer que se ha producido un momento torsional mayorado 
máximo, igual al momento torsor de fisuración, en las secciones críticas cerca de los 
bordes de los apoyos. Este límite ha sido establecido con el fin de controlar los anchos de 
las fisuras de torsión. 
 
En este caso no se reemplaza Acp por Ag , como en la determinación del valor de la 
torsión crítica para las secciones huecas (artículo 11.6.1.). Por lo tanto la torsión, después 
de la redistribución, es mayor y en consecuencia más conservadora. 
 
El artículo 11.6.2.2. se aplica a las condiciones regulares  y habituales de estructuras 
aporticadas. Para condiciones que imponen rotaciones torsionales significativas dentro de 
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una longitud limitada del elemento, como cuando existen momentos torsores importantes 
ubicados cerca de una columna rígida, o una columna que rota en direcciones inversas 
debido a otras cargas, se recomienda realizar un análisis más exacto. 
 
Cuando el valor del momento torsor mayorado, obtenido a partir de un análisis elástico 
basado en las propiedades de la sección no fisurada, está ubicado entre los valores 
dados en el artículo 11.6.1. y los valores dados en este artículo del Reglamento, la 
armadura de torsión se debe determinar para resistir los momentos torsores determinados 
con los valores dados en el artículo 11.6.2. 
 
C 11.6.2.4. y C 11.6.2.5. Cuando una viga secundaria apea sobre una viga principal cerca 
del apoyo de esta última, se debe aplicar a la viga principal un corte y un momento torsor 
concentrados. 
 
C 11.6.3. Resistencia al momento torsor  
 
C 11.6.3.1. Las dimensiones de una sección transversal se limitan por dos razones: 
 

1° )  para reducir la fisuración diagonal, y 
 

2° )  para prevenir el aplastamiento de la superficie del hormigón debido a la 
tensión de compresión diagonal producida por el corte y la torsión. 

 
En las expresiones (11-18) y (11-19), los dos términos ubicados en el primer miembro 
corresponden a las tensiones de corte debidas tanto a corte como a torsión. 
 
La suma de estas tensiones no puede ser mayor que la tensión que produce la 

fisuración por corte más un valor igual a c'f3
2  , igual a la resistencia límite espe-

cificada en el artículo 11.5.7.9. para corte sin torsión. 
 
El valor límite está expresado en términos de Vc para permitir su utilización tanto en 
hormigón pretensado como en no pretensado, valor que inicialmente se dedujo en 
base al control de fisuración. 
 
Este Reglamento no considera necesario verificar el aplastamiento del alma dado que el 
mismo se produce con tensiones de corte más elevadas. 
 
En una sección hueca, las tensiones de corte debidas tanto a corte como a torsión, se 
producen en las paredes de una sección como la que se indica en la Figura 11.6.3.1.a), 
razón por la cual se pueden sumar directamente en el punto A como se muestra en la 
expresión (11-19). 
 
En una sección maciza, las tensiones de corte debidas a la torsión actúan en la 
sección “tubular” exterior, mientras que las tensiones de corte debidas a Vu se reparten a 
través del ancho de la sección, como se indica en la Figura 11.6.3.1.b). Por esta razón las 
tensiones se combinan en la expresión (11-18) utilizando la raíz cuadrada de la suma de 
los cuadrados, en lugar de la suma directa. 
 
C 11.6.3.2. Si el espesor de la pared varía a lo largo del perímetro de una sección 
hueca, en el artículo 11.6.3.1. se especifica que la expresión (11-19) se debe evaluar en el 
punto de la sección transversal para la cual el primer término de la expresión (11-19) 
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alcanza su valor máximo. En general, esto ocurre en la pared en la cual las tensiones 
por corte y por torsión son aditivas, como en el punto A de la Figura  11.6.3.1.a). 
 
Si las alas superior o inferior son más delgadas que las almas, puede ser necesario 
evaluar la expresión (11-19) en los puntos B y C de la Figura  1.6.3.1.a). En estos puntos 
las tensiones debidas al corte son normalmente muy pequeñas y se pueden ignorar. 
 
C 11.6.3.4. La limitación de los valores de fy  y fyt  utilizados en el diseño de la armadura 
de torsión a 420 MPa tiene por finalidad controlar el ancho de las fisuras diagonales. 
 
C 11.6.3.5. La resistencia a torsión mayorada φ Tn , debe ser igual o mayor que la 
torsión Tu  debida a las cargas mayoradas. Para la determinación de Tn se debe 
suponer que todo el momento torsor es resistido por los estribos y por la armadura 
longitudinal con Tc = 0. Al mismo tiempo se supone que el corte Vc resistido por el 
hormigón no cambia por la presencia de la torsión. 
 
En las vigas con un valor de Vu  mayor que 0,8 φ Vc , la cantidad de armadura com-
binada de torsión y de corte que se exige en la edición 2002 del Código ACI 318, es 
la misma que se exigía en versiones anteriores. Para valores más pequeños de Vu , se 
requiere más armadura de corte y de torsión. 
 
C 11.6.3.6. La expresión (11-21) se fundamenta en la analogía del reticulado espacial que 
se ilustra en la Figura 11.6.3.6.a) de este Reglamento, con diagonales de compresión 
formando un ángulo θ, suponiendo que el hormigón no resiste tensiones de tracción y que 
la armadura está en fluencia. 
 
Una vez que se ha desarrollado la fisuración por torsión, la resistencia a torsión es 
suministrada principalmente por los estribos cerrados, la armadura longitudinal y las 
diagonales de compresión. 
 
El hormigón ubicado por afuera de estos estribos es poco efectivo. Por esta razón, el valor 
de Ao , que es el área encerrada por el camino del flujo de corte alrededor del 
perímetro del tubo, se define después de la fisuración, en términos de Aoh, que es el 
área encerrada por el eje de los estribos cerrados exteriores. 
 
El área Aoh se ilustra en la Figura 11.6.3.6.b) para diferentes secciones transversales.  
Para las secciones tipo I, T ó L, el valor de Aoh se debe determinar como el área 
encerrada por las ramas más externas de los estribos entrecruzados, como se indica 
en la mencionada Figura. La expresión para determinar el valor de Ao dada en la 
referencia 11.34. se  puede utilizar cuando se necesite mayor precisión. 
 
El flujo de corte q en las paredes del tubo, explicado en el comentario al artículo 11.6. se 
puede descomponer en los esfuerzos de corte V1 a V4 que actúan en cada uno de los 
lados del tubo o del reticulado espacial, como se ilustra en la Figura 11.6.3.6.a). 
 
El ángulo θ se puede determinar por análisis, de acuerdo con la referencia 11.34., o se 
pueden utilizar los valores especificados en el artículo 11.6.3.6.a) y b). 
 
El mismo valor de θ se debe utilizar tanto en la expresión (11-21) como en la (11-22). A 
medida que el valor de θ  disminuye, la cantidad de estribos exigida por la expresión 
(11-21) disminuye, al mismo tiempo que aumenta la cantidad de armadura longitudinal 
requerida por la expresión (11-22). 
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C 11.6.3.7. La Figura  11.6.3.6.a) muestra los esfuerzos V1 a V4 , resultantes del flujo de 
corte alrededor de las paredes del tubo. 
 
En una pared dada del tubo, i, el flujo de corte Vi  es resistido por una componente de 

compresión diagonal 
θsen

VD i
i =  en el hormigón, y se necesita de un esfuerzo axial de 

tracción, Ni = Vi cotg θ , en la armadura longitudinal, para completar la descomposición de  
Vi . 
 
La Figura 11.6.3.7. muestra la armadura de compresión diagonal y el esfuerzo axial de 
tracción Ni , actuando en un segmento corto a lo largo de una de las paredes del tubo. 
 
Dado que el flujo de corte, provocado por la torsión es constante en todos los 
puntos a lo largo del perímetro, los esfuerzos resultantes Di y Ni actúan en el punto 
medio de la pared o lado, i. Por lo tanto, se puede considerar que cada mitad de la 
fuerza Ni es resistida por las bielas superior e inferior como se muestra en la mencionada 
Figura. 
 
Con el fin de resistir la suma de los esfuerzos Ni, o sea ∑Ni  actuando en todas las 
paredes  del tubo, se debe disponer una armadura longitudinal con una capacidad Al  fy . 
 
En la deducción de la expresión (11-22) las esfuerzos axiales de tracción se suman a lo 
largo de los lados del área Ao . 
 
Estos lados forman un perímetro, po , de longitud aproximadamente igual a la longitud de 
la línea  que une los centros de las barras en las esquinas del tubo. A fin de simplificar 
la determinación de ese perímetro, su valor se reemplaza por el perímetro de los estribos, 
ph . 
 
Frecuentemente, la máxima separación admisible de los estribos determina la 
cantidad que se debe colocar. Además, cuando actúan el corte y la torsión combinados, 
el área total de los estribos es la suma de las cantidades provistas para cubrir tanto 
el corte como la torsión. Con el fin de evitar la necesidad de disponer de cantidades 
excesivas de armadura longitudinal, en el artículo 11.6.3.7. se  establece  que el valor de 
At /s, utilizado para determinar el valor de  Al en cualquier sección dada, se debe 
considerar como el valor de At /s  determinado en dicha sección, utilizando la expresión 
(11-21). 
 
C 11.6.3.8.  Las áreas de los estribos necesarios por corte y por torsión se deben 
sumar y se deben colocar los estribos necesarios para cubrir, como mínimo, la cantidad 
total requerida. Dado que el área de los estribos, Av , para corte, se define en función de 
todas las ramas de un estribo dado, y el área de los estribos, At , para torsión se 
define en función de una sola rama, la suma de los estribos se debe realizar de acuerdo 
con la siguiente expresión: 
 
 

s
A2

s
A

s
tATotal tvv +=⎟

⎠

⎞
⎜
⎝

⎛ +
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Si un grupo de estribos tiene cuatro ramas para absorber corte, sólo las ramas 
adyacentes a los lados de la viga se deberán incluir en la suma, dado que las ramas 
interiores no serán efectivas para torsión. 
 
La armadura longitudinal requerida por torsión se debe sumar en cada sección a la 
armadura requerida por  la flexión que actúa en forma simultánea con la torsión. Por lo 
tanto, la armadura longitudinal se debe dimensionar para esta suma de armaduras, la 
que nunca debe ser menor  que la cantidad de armadura requerida por el momento flexor 
máximo en esa sección, si éste supera el valor del momento que actúa al mismo tiempo 
que la torsión. 
 
Si el momento flexor máximo se produce en una sección, por ejemplo a mitad de la luz, 
mientras que la torsión máxima se produce en otra sección, como por ejemplo en el apoyo, 
la armadura longitudinal total requerida en cada sección puede ser menor que la que se 
obtiene sumando la máxima armadura por flexión en la mitad del tramo más la máxima 
armadura de torsión en el apoyo.  En este caso, la armadura longitudinal requerida se 
debe evaluar en varias ubicaciones. 
 
Los requisitos más exigentes con respecto a la separación de las armaduras se 
deben verificar tanto en los puntos de corte de las barras y alambres, como en la 
colocación de la armadura por flexión, corte y torsión. En particular, la armadura de 
flexión se debe prolongar una distancia d , que debe ser igual o mayor que 12 db , a partir 
del punto en el cual dicha armadura deja de ser necesaria de acuerdo con el artículo 
12.10.3. 
 
C 11.6.3.9. La tracción longitudinal debida a la torsión se compensa en parte por la 
compresión en la zona de compresión por flexión, permitiéndose una reducción en la 
armadura longitudinal por torsión requerida en la zona de compresión. 
 
C 11.6.3.10. Como se explicó en el comentario al artículo 11.6.3.7. la torsión origina una 
fuerza axial de tracción. 
 
En una viga no pretensada esta fuerza es resistida por la armadura longitudinal con una 
capacidad de tracción axial igual a Al  fy. Esta armadura es adicional a la armadura de 
flexión y se debe distribuir en forma uniforme alrededor de los lados del perímetro de 
manera que la resultante de  Al  fy actúe a lo largo del eje del elemento. 
 
En una viga pretensada, se puede adoptar la misma metodología (proporcionar barras 
adicionales de armadura con una capacidad de Al  fy , o el proyectista o diseñador 
estructural puede utilizar cualquier sobrecapacidad del acero de pretensado para resistir 
parte de la fuerza axial Al  fy como se describe en los siguientes párrafos. 
 
En una viga pretensada, la tensión del acero de pretensado en estado último, en la 
sección de máximo momento es fps . En otras secciones, la tensión del acero de 
pretensado para el estado último se ubicará entre los valores  fse  y  fps . 
 
Una parte de la fuerza Al  fy actuante en los lados del perímetro donde se ubica el 

acero de pretensado, puede ser resistida por una fuerza Aps ∆fpt  en el acero de 
pretensado, donde el valor de ∆fpt   se debe determinar como fps  en la sección de máximo 
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Figura C 11.12.2.1.a). Resistencia al co

 
 
Para aquellas formas distintas a la rectangular
relación entre la mayor longitud total de la s
dimensión total de la misma superficie cargada ef

aquella, tal como se ilustra en la Figura C 11.12.

superficie en forma de “L”. 
 
La superficie cargada efectiva es aquella su
superficie cargada real y para la cual el perímetr
 
 
C 11.12.2.2. Para las losas y zapatas pretens
forma modificada de las expresiones (11-33) y
resistencia al corte cuando la losa está solicitada
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 12. 

LONGITUDES DE ANCLAJE Y DE EMPALME DE LA 
ARMADURA 
 
 
 
 
 
C 12.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
 
En la edición 2002 del Código ACI 318 se podía observar que en varios Capítulos se 
utilizaba el mismo símbolo para definir conceptos diferentes, situación que ha sido 
corregida en la edición 2005 en la cual se propone una simbología general sin 
superposición de símbolos. 
 
Por esta razón se advierte al usuario acerca de las diferencias entre una edición y 
otra. 
 

ACI 318-2002 ACI 318-2005 
Aw As
c cb
sw s 
α ψt

β ψe

γ ψs

 
 
 
C 12.1. ANCLAJE DE LA ARMADURA - REQUISITOS GENERALES  
 
El concepto de la longitud de anclaje se presentó por primera vez en el Código ACI 318-
edición 1971 con el fin de reemplazar la duplicidad de requisitos que existían para la 
adherencia por flexión y para la adherencia por anclaje vigentes hasta ese momento. La 
adopción de una resistencia promedio para la adherencia en la longitud total de anclaje de 
la armadura es un concepto más significativo, debido a que todos los ensayos de 
adherencia consideran una resistencia promedio para la adherencia sobre una 
determinada longitud embebida de la barra o alambre y que existen, cerca de las fisuras 
de flexión, grandes variaciones locales de la tensión de adherencia con valores muy 
difíciles de determinar (ver la referencia 12.1.). 
 
En nuestro medio se ha optado por mantener el término “longitud de anclaje” en lugar de 
adoptar el término “longitud de desarrollo” que se utiliza en el ACI 318 y en varios 
países de América Latina. 
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El concepto de longitud de anclaje se basa en la tensión de adherencia lograda en la 
longitud embebida de la barra o alambre. Las longitudes de anclaje especificadas se 
requieren, en gran medida, por la tendencia de las barras o alambres muy solicitados, a 
fisurar secciones relativamente delgadas del hormigón que las rodea y contiene. Una barra 
o alambre aislado, embebido en una masa de hormigón, no necesita una gran longitud de 
anclaje, sin embargo, una hilera de barras o alambres embebidos aún en un hormigón 
masivo, pueden crear un plano débil con fisuración y hendimiento longitudinal a lo largo del 
plano de dichas barras o alambres. 
 
En la práctica, el concepto de longitud de anclaje implica contar con longitudes o 
extensiones mínimas de las barras o alambres a partir de las secciones donde se 
producen las tensiones máximas en la armadura. Estas tensiones máximas generalmente 
ocurren en los puntos especificados en el artículo 12.10.2. 
 
La longitud de la barra o del alambre necesaria para anclar la armadura es función de la 
resistencia del hormigón al hendimiento y de su resistencia al arrancamiento. 
 
Cuando se utilizan barras o alambres de diámetros pequeños, con separaciones entre 
ellos mayores que los prescriptos por este Reglamento, pero con buenos recubrimientos, 
la falla se producirá por arrancamiento de la barra o alambre del hormigón. 
 
En cambio la falla  por hendimiento se produce cuando el recubrimiento o la separación 
entre las barras o alambres, o su confinamiento es insuficiente, en cuyo caso la fractura 
del hormigón se extiende hasta el extremo de la barra o del alambre. 
 
En ambos casos el deslizamiento del acero que se genera se interpreta como un estado 
de falla por considerarse superada la resistencia de adherencia de la barra o del alambre, 
sin que la pieza haya desarrollado su capacidad portante. 
 
En este Capítulo no se utiliza el factor de reducción de resistencia φ en las expresiones 
que determinan la longitud de anclaje y la longitud de empalme, dado que las expresiones 
ya tienen incorporada una tolerancia que contempla la reducción de la resistencia. 
 
C 12.1.1. Las barras o alambres de acero necesitan, a partir de la sección donde se 
produce la tensión máxima, una cierta longitud o algún dispositivo mecánico, a través de 
los cuales transmitir al hormigón los esfuerzos a los que están solicitados. Esta longitud de 
anclaje o el dispositivo de anclaje mecánico son necesarios a ambos lados de las 
secciones donde se producen las máximas tensiones. A menudo, la armadura se continúa 
solicitada por tensiones elevadas en una longitud considerable más allá de la sección 
crítica, como por ejemplo cuando la armadura de momento negativo se prolonga a través 
de un apoyo hasta la mitad del tramo siguiente. 
 
 
C 12.2. ANCLAJE DE LAS BARRAS Y ALAMBRES CONFORMADOS SOLICI-

TADOS A TRACCIÓN 
 
En el artículo 12.2.3. se presenta la expresión (12-1) que es general para determinar la 
longitud de anclaje, la que se ha adoptado en base a la expresión correspondiente avalada 
por los estudios y ensayos descriptos en las referencias 12.2. y 12.3.  
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En la edición 2002 del Código ACI 318 aparecían los símbolos α, β  y  γ  en la expresión 
(12-1), los que han sido reemplazados en la edición 2005 por ψt , ψe  y ψs , respectivamente 
debido al ordenamiento general de la simbología que se realizó esta última edición. 
 
En la expresión (12-1): 
 
cb  es un factor que representa el menor valor entre el recubrimiento lateral, el 

recubrimiento sobre la barra o alambre (en ambos casos medido hasta el centro o 
eje de la barra o alambre), o la mitad de la separación entre los centros de las barras 
o alambres. 

 
Ktr es un factor que representa la contribución de la armadura de confinamiento, que 

atraviesa los planos potenciales de falla de tracción por compresión diametral. 
 
ψt  es el factor que contempla la ubicación de la armadura y que refleja los efectos 

adversos para la adherencia de la posición de la armadura superior durante la 
colocación del hormigón. 

 
ψe  es un factor de revestimiento de la armadura que contempla el revestimiento con 

epoxi, existiendo un valor limite para el producto ψt ψe . En este Reglamento no se 
contempla la utilización de barras, alambres y mallas soldadas de acero para 
armaduras, revestidos con epoxi, los que serán objeto de un documento CIRSOC 
específico. Por esta razón el valor de  ψe  se debe adoptar igual a 1. 

 
ψs es un factor que considera el diámetro de la armadura y refleja el comportamiento 

más favorable de la armadura de menor diámetro. 
 
λ  es un factor que contempla la menor resistencia a la tracción del hormigón liviano y 

la consiguiente reducción de la resistencia a la tracción por compresión diametral, lo 
que origina que en el hormigón liviano aumente la longitud de anclaje. 

 

El valor límite de 2,5 para el término 
b

trb
d

)Kc( +  se establece debido a que, cuando 

5,2
d

)Kc(
b

trb ≤
+  es probable sólo que ocurran fallas de tracción por compresión 

diametral, mientras que para valores mayores que 2,5 se pueden presentar fallas por 
arrancamiento y es poco probable que un aumento del recubrimiento, o de la armadura 
transversal, incremente la capacidad del anclaje. 
 
La expresión (12-1) permite que el Proyectista o Diseñador Estructural visualice los efectos 
de todas las variables que inciden y controlan la determinación de la longitud de anclaje y 
pueda decidir si elimina algunos factores de la expresión (12-1) siempre que dicha acción  
le permita obtener mayores longitudes de anclaje, las que resultarán más conservadoras. 
 
Los requisitos especificados en los artículos 12.2.2. y 12.2.3. presentan un doble enfoque, 
dado que el Proyectista o Diseñador Estructural puede determinar  ld  ya sea utilizando el 

valor real de ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +

b

trb
d

Kc , siguiendo los lineamientos del artículo 12.2.3. ó siguiendo las 
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especificaciones del artículo 12.2.2., el cual  se basa en dos valores de  ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +

b

trb
d

Kc  

prefijados. 
 
A continuación se describen ambos procedimientos: 
 
1.  El artículo 12.2.2. reconoce que existen numerosos ejemplos de prácticas 

constructivas que utilizan valores de separación y de recubrimiento, que dan como 
resultado conjuntamente con armadura constituida por estribos cerrados o abiertos, un 

valor de 5,1
d

Kc
b

trb ≥⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ + .  Los ejemplos típicos son la adopción de un recubrimiento 

libre mínimo igual a db conjuntamente con una separación libre mínima igual a 2 db  o 
con una combinación de separación libre mínima igual a db  y la disposición de un área 
mínima de estribos abiertos o cerrados. 
 
Para estos casos frecuentes, la longitud de anclaje de las barras de mayor diámetro 
(db > 16 mm) se puede adoptar como: 
 
 

b
c

ety
d d

'f5
f3

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
=

λψψ
l  

 
En el desarrollo del ACI 318-95, una comparación que se realizó con los requisitos 
exigidos en versiones anteriores y una revisión de los datos existentes en una base de 
datos de resultados experimentales (ver la referencia 12.2.) indicaron que para las 
barras y alambres conformados con diámetros db  ≤ 16 mm, las longitudes de anclaje 
se podían reducir un 20 % con un valor de  ψs = 0,80.  Este procedimiento es la base 
de la columna del medio de la Tabla 12.2.2. Con un recubrimiento menor y en ausencia 
de un área mínima de estribos abiertos o cerrados, los límites para la separación libre 
mínima, establecidos en el artículo 7.6.1., y los requerimientos mínimos para el 
recubrimiento del hormigón, establecidos en el artículo 7.7., conducen a valores 
mínimos de cb = 1,0 db .  
 
Por lo tanto, para “otros casos”, similares al descripto en el párrafo anterior, los 

valores se basan en la utilización del término 1
d

Kc
b

trb =⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛ +  en la expresión  (12-1).  

 
Este Reglamento permite que el Proyectista o Diseñador Estructural construya en 
forma fácil expresiones simples y útiles. Por ejemplo, en todas las estructuras con 
hormigón de densidad normal, o sea  λ = 1, con una armadura sin revestimiento de 
resina epoxi (ψe = 1),  con las barras inferiores de la armadura con  db > 16 mm      
(ψt = 1), con un hormigón f’c = 30 MPa y una armadura fy = 420 MPa, la expresión para 
determinar  ld , en el caso de barras con db > 16 mm, se reduce a: 
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ld = 70 db
 
 
De este modo, el Proyectista o Diseñador Estructural sabe que, para estos casos 
frecuentes, puede adoptar ld = 46 db  siempre que se disponga en la estructura un 
recubrimiento libre mínimo igual a db  conjuntamente con estribos abiertos o cerrados 
mínimos y separación libre entre barras ≥ 2 db. 
 
La penalización por la adopción de una separación menor de barras, o por la elección 
de un recubrimiento menor, exige que se adopte ld  = 70 db . 
 

2.  La aplicación del artículo 12.2.3. permite utilizar numerosas combinaciones prácticas 
de recubrimientos y de armaduras constituidas por estribos abiertos o cerrados para 
obtener longitudes de anclaje menores que las permitidas en el artículo 12.2.2. 

 
Por ejemplo, si se adoptan barras con db > 16 mm, con un recubrimiento libre igual o 
mayor que 2 db, con una separación libre igual o mayor que 4 db y se opta por no 
colocar armadura en forma de estribos abiertos o cerrados que contenga y rodee a las 
barras, entonces en la expresión para determinar ld  tendremos que adoptar  

5,2
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⎛ +  y por lo tanto: 
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El valor de ψe  es igual a 1 para armadura sin revestimiento. 
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C 12.2.4. El factor de ubicación de la armadura, ψt , considera la posición de la armadura 
en el hormigón recién colocado. En las referencias 12.4. y 12.5. se describen los resulta-
dos de las investigaciones realizadas que dieron lugar a que en la edición 1989 del Código 
ACI 318, el factor ψt  (que hasta la edición 2002 se designó α ) se fijara en el valor 1,3. 
 
El valor del  factor λ, para los hormigones constituidos por agregados livianos, se unificó 
para todos los tipos de agregados livianos a partir de la edición 1989 del Código ACI 318, 
adoptándose λ = 1,3.  El artículo 12.2.4. permite utilizar un valor del factor λ más bajo 
cuando se especifique el valor de la resistencia a la tracción del hormigón liviano. 
  
A pesar de que este Reglamento no contempla el uso de barras, alambres y mallas 
soldadas de acero para armaduras, revestidas con epoxi, se incluyen a continuación los 
comentarios que figuran en la edición 2005 del ACI 318 con el fin de ilustrar al usuario 
acerca de esta técnica sobre la cual no se tiene aún experiencia en nuestro país. 
 
Los estudios que se describen en las referencias 12.6., 12.7., y 12.8. sobre el anclaje 
de las barras revestidas con epoxi han demostrado que la resistencia a la adherencia 
se reduce debido a que el revestimiento evita la adherencia y la fricción necesaria 
entre la barra o alambre y el hormigón. Los factores dados en el Código ACI 318-2002 
reflejan el tipo de falla del anclaje que puede ocurrir.  Cuando el recubrimiento o la 
separación entre las barras es pequeña, se puede producir una falla por hendimiento y 
la capacidad del anclaje o la resistencia a la adherencia se reducirá sustancialmente. 
Si el recubrimiento y la separación entre las barras es grande, se evitará la falla por 
hendimiento y el efecto del revestimiento epoxi sobre la resistencia del anclaje no será 
tan grande.  Los estudios descriptos en la referencia 12.9., han demostrado que, a 
pesar de que el recubrimiento o la separación entre las barras puedan ser pequeños, 
la resistencia del anclaje se puede incrementar agregando acero transversal que cruce 
el plano potencial de hendimiento, restringiendo las fisuras que tenderían a producirse. 
Aún cuando no se han presentado hasta la fecha estudios sobre el efecto del acero 
transversal revestido, la colocación de armadura transversal debería mejorar la 
resistencia del anclaje de las barras revestidas con epoxi. 
 
Debido a que la adherencia de barras revestidas con epoxi ya está reducida por la 
pérdida de adherencia entre la barra y el hormigón, se establece un límite superior de 
1,7 para el producto de los factores por armadura superior y por armadura revestida 
con epoxi          (ψt ψe ≤ 1,7). 
 
La utilización de las barras de armadura revestidas con epoxi está siendo revisada a 
nivel internacional, razón por la cual se recomienda a los usuarios realizar todas las 
consultas pertinentes, y adoptar las precauciones necesarias hasta que el CIRSOC 
desarrolle un documento específico. (Ver los comentarios al artículo 2.2.10. y las 
referencias 12.28. y 12.29.). 
 
Aunque no se establece ningún requisito sobre la armadura transversal a lo largo de la 
longitud de anclaje en tracción, ni sobre la longitud de empalme, las recientes 
investigaciones, que se describen en las referencias  12.10.  y 12.11. indican que en 
los hormigones con resistencias a la compresión muy elevadas, se producen fallas 
frágiles en aquellos anclajes de las barras que presentan una armadura transversal 
inadecuada. En los ensayos de empalmes, realizados en Estados Unidos, de barras 
con db = 25,4 mm y db = 34,9 mm, en un hormigón con una resistencia a la 
compresión f’c de aproximada-mente 105 MPa, se comprobó que la armadura 
transversal mejoró el comportamiento dúctil de los anclajes. 
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C 12.2.5. Armadura en exceso 
 
El factor de reducción basado en el área de armadura no se debe utilizar en aquellos 
casos donde se requiera la longitud de anclaje para el total de fy . Por ejemplo, el factor 
por armadura en exceso, no se debe aplicar en los siguientes casos: 

 
� para el anclaje de la armadura de momento positivo en los apoyos, de acuerdo  

con el artículo 12.11.2.,  
 
� para el anclaje de la armadura por contracción y temperatura, de acuerdo con el 

artículo 7.12.2.3., 
 

� para el anclaje de la armadura determinada de acuerdo con los artículos 7.13. y 
13.3.8.5. 

 
 
C 12.3.  ANCLAJE DE LAS BARRAS Y ALAMBRES CONFORMADOS SOLICI-

TADOS A COMPRESIÓN 
  
El efecto debilitante de las fisuras de tracción por flexión en el anclaje, no se presenta en 
las barras y alambres solicitados a compresión, y habitualmente los apoyos extremos 
de las barras y alambres en el hormigón son útiles para transmitir parte de la carga. Por lo 
tanto, para compresión se han especificado longitudes de anclaje menores que para 
tracción. La longitud de anclaje se puede reducir un 25 % si la armadura está contenida o 
envuelta por estribos cerrados o por zunchos en espiral. Este Reglamento permite además 
una reducción de la longitud de anclaje si se dispone armadura en exceso. 
 
 
C 12.4. ANCLAJE DE LOS PAQUETES DE BARRAS 
 
C 12.4.1.  Cuando se disponen paquetes de tres o cuatro barras, es necesario 
aumentar la longitud de anclaje de las barras individuales. La longitud adicional es 
necesaria debido a que el agrupamiento hace más difícil generar resistencia por 
adherencia entre las barras, en el núcleo del paquete. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural también debe considerar las disposiciones del 
artículo 7.6.6.4. con respecto a los puntos de corte de las barras individuales de un 
paquete de barras, y el artículo 12.14.2.2. con respecto a los empalmes de los paquetes 
de barras. Los aumentos en la longitud de anclaje establecidos en el artículo 12.4., se 
deben aplicar en la determinación de las longitudes de empalme de los paquetes de barras 
de acuerdo con el artículo 12.14.2.2.  El anclaje de los paquetes de barras por medio de 
un gancho normal en el paquete, no está contemplado en el artículo 12.5. 
 
C 12.4.2. Aunque los empalmes y las longitudes de anclaje de las barras en los paquetes, 
se basan en el diámetro de las barras individuales, incrementadas en un 20 % ó 33 % 
según corresponda en función del número de barras que componen el paquete, al 
determinar los factores especificados en artículo 12.2. es necesario utilizar un diámetro 
equivalente del paquete completo, deducido del área total de las barras, los cuales 
consideran el recubrimiento y la separación libre, y contemplan la tendencia del hormigón 
a fallar por hendimiento. 
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C 12.5.  ANCLAJE DE LAS BARRAS O ALAMBRES TRACCIONADOS CON 

GANCHOS NORMALES 
 
Las disposiciones para el anclaje de las barras o alambres con ganchos, fueron revisadas 
en forma exhaustiva en la edición 1983 del Código ACI 318. 
 
El estudio de las fallas que presentan las barras o alambres con ganchos, indica que 
el hendimiento del recubrimiento de hormigón en el plano del gancho es la causa principal 
de la falla y que el mencionado hendimiento se origina en la parte interior del gancho 
donde la concentración local de las tensiones es muy elevada. Por lo tanto, el anclaje de 
las barras o alambres con gancho será función directa del diámetro db de las barras 
o alambres  que determina la magnitud de las tensiones de compresión del hormigón en 
la cara interior del gancho. 
 
Este artículo sólo considera la utilización de ganchos normales, de acuerdo con el 
artículo 7.1., dado que la influencia de radios de doblado más grandes no se puede 
determinar aplicando este artículo 12.5. 
 
Las disposiciones dadas en este Reglamento para el anclaje de las barras o alambres con 
gancho, determinan la longitud total embebida de la barra o alambre con gancho, como se 
ilustra en la Figura 12.5.1. La longitud de anclaje ldh  se mide desde la sección crítica 
hasta el extremo exterior ( o borde) del gancho. 
 
La longitud de anclaje ldh , definida en el artículo 12.5.2., se puede reducir mediante la 
utilización de todos los factores de modificación aplicables del artículo 12.5.3. A modo de 
ejemplo, si se verifican las condiciones tanto del artículo 12.5.3. a) como del 12.5.3.c), se 
pueden aplicar ambos factores. 
 
Los efectos de la resistencia a la fluencia de las barras o alambres, del exceso de 
armadura, de la presencia de hormigón liviano así como los factores que reflejan la 
resistencia al hendimiento proporcionado por el confinamiento del hormigón y los estribos 
abiertos o cerrados transversales, surgen de las recomendaciones dadas en las 
referencias 12.2. y 12.3. 
 
Los ensayos que se describen en la referencia 12.12. indican que la disposición de 
estribos cerrados con poca separación, ubicados en la parte curva de una barra o alambre 
terminado en gancho, o muy cerca de ella, constituyen la manera más efectiva de confinar  
las barras o alambres con ganchos. Constructivamente, esta recomendación no siempre 
es practicable. En las Figuras 12.5.3.a) y b) se ilustran los casos en los cuales se puede 
utilizar el factor de modificación  propuesto en el artículo 12.5.3.b). La Figura 12.5.3.a) 
muestra la disposición de los estribos abiertos o cerrados, ubicados en forma 
perpendicular a la barra o alambre que se debe anclar, separados a lo largo de la longitud 
de anclaje ldh  del gancho.  La Figura 12.5.3.b) muestra la disposición de los estribos 
abiertos o cerrados, ubicados en forma paralela a la barra o alambre que se debe anclar, a 
lo largo de la longitud medida desde el doblez hasta la finalización de la barra o alambre. 
Esta configuración es típica de una unión viga-columna. 
 
El factor por exceso de armadura, especificado en el artículo 12.5.3.d), sólo se debe 
aplicar cuando no se requiera en forma específica que la longitud de anclaje 
transfiera el total del valor de fy . 
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El factor λ  para hormigón liviano es una simplificación del procedimiento que se establecía 
en el artículo 12.2.3.3. del ACI 318 edición 1983, en el cual el incremento variaba desde  
18 % a 33 %, dependiendo de la cantidad de agregado liviano utilizado. 
 
A diferencia del anclaje de las barras o alambres rectos, donde se distingue entre barras o 
alambres superiores e inferiores, en el caso de las barras o alambres con ganchos no 
resulta sencillo establecer tal distinción. Se especifica un valor mínimo de  ldh  a fin de 
impedir la falla por arrancamiento directo en los casos en los cuales el gancho pudiera 
estar ubicado muy próximo a la sección crítica. 
 
Los ganchos no se pueden considerar efectivos en compresión. 
 
A título informativo, se comenta que en la referencia 12.13. se describen ensayos que 
indican que la longitud de anclaje de las barras o alambres recubiertos con resinas 
epoxi y terminados en gancho se debe incrementar un 20 % con el fin de considerar 
la reducción de la adherencia. 
 
C 12.5.4. Los anclajes de las barras o alambres con ganchos son especialmente 
susceptibles a las fallas por hendimiento del hormigón, cuando los recubrimientos, tanto 
lateral (normal al plano del gancho) como superior o inferior (en el plano del gancho) son 
pequeños. (ver la Figura  12.5.4.) 
 
Cuando el recubrimiento de hormigón es mínimo, es esencial proporcionar una contención 
adecuada de las barras o alambres mediante la colocación de estribos abiertos o cerrados, 
especialmente cuando se debe anclar la resistencia total de la barra o alambre con 
gancho, con dichos recubrimientos mínimos. Algunos casos típicos en los que los ganchos 
requieren estribos abiertos o cerrados para su contención son: los extremos de las vigas 
simplemente apoyadas, el extremo libre de los voladizos, y los extremos de los elementos 
que concurren a un nudo y no se prolongan más allá del nudo. En cambio, cuando las 
tensiones determinadas en las barras o alambres son bajas, de manera que no es 
necesario el gancho para el anclaje, no será necesario disponer estribos abiertos o 
cerrados. 
 
Las disposiciones del artículo 12.5.4. no se deben aplicar para el caso de las barras 
o alambres con gancho en los extremos de una losa con confinamiento propor-
cionado por la losa continua a ambos lados, normal al plano del gancho. 
 
C 12.5.5. Los ganchos no son efectivos para el anclaje de una barra comprimida y en 
consecuencia no se permite  su utilización en estos casos.  
 
 
C 12.6. ANCLAJE MECÁNICO 
 
C 12.6.1. El anclaje mecánico puede ser adecuado para transmitir al hormigón la tensión 
de los cables de pretensado, como de las barras o alambres. 
 
C 12.6.3.  La longitud de anclaje total de una barra o alambre consiste en la suma de todas 
las partes que contribuyen a transferir esfuerzos al hormigón. Cuando un anclaje mecánico 
no es capaz de desarrollar la resistencia de diseño requerida de la armadura, se debe 
disponer una longitud embebida adicional de armadura entre el anclaje mecánico y la 
sección crítica. 
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C 12.7.  ANCLAJE DE LAS MALLAS DE ACERO SOLDADAS DE ALAMBRES 

CONFORMADOS SOLICITADAS A TRACCIÓN 
 
La Figura 12.17.1. muestra los requisitos del anclaje para las mallas de acero soldadas de 
alambres conformados con un alambre transversal dentro de la longitud de anclaje de 
manera que parte de la capacidad para transferir el esfuerzo se genera con los alambres 
transversales soldados y parte con la longitud del alambre conformado. 
 
Los cálculos de la longitud de anclaje se han simplificado a partir de las disposiciones que 
existían en versiones anteriores del Código ACI 318 para la longitud de anclaje de los 
alambres, presuponiendo que sólo un alambre transversal está contenido en la longitud de 
anclaje. Los factores establecidos en el artículo 12.7.2. se deben aplicar a la longitud de 
anclaje del alambre conformado determinada a partir del artículo 12.2., pero estableciendo 
un mínimo absoluto de 200 mm. 
 
La exigencia explícita con respecto a que el factor para malla no se debe adoptar mayor 
que 1,0, corrige una equivocación de ediciones anteriores del ACI. Los multiplicadores 
fueron deducidos a partir de las relaciones genéricas entre la malla de acero soldada de 
alambre conformado y los alambres conformados existentes en los valores de ldb (longitud 
básica de anclaje, en mm) del ACI 318, edición 1983. 
 
A título informativo y hasta tanto el CIRSOC redacte un documento específico que 
contemple la utilización de barras y alambres revestidos con epoxi, se comenta que los 
ensayos realizados en Estados Unidos y descriptos en la referencia 12.14. indican que la 
malla soldada de alambre revestido con epoxi tiene esencialmente las mismas 
resistencias de anclaje y empalme que la malla sin  revestimiento, dado que los 
alambres transversales son los que proporcionan el anclaje principal de los alambres. Por 
lo tanto para las longitudes de anclaje y empalme de mallas soldadas con alambres 
transversales dentro de la longitud de anclaje o empalme, se deberá utilizar un factor para 
revestimiento epoxi igual a 1,0. 
 
 
C 12.8. ANCLAJE DE LAS MALLAS DE ACERO SOLDADAS DE ALAMBRES 

LISOS SOLICITADAS A TRACCIÓN 
 
Los requisitos para el anclaje de las mallas de acero soldadas de alambres lisos se ilustran 
en la Figura 12.8., los que dependen principalmente de la ubicación de los alambres 
transversales. Para las mallas fabricadas con alambres de menor diámetro, se considera 
adecuado, para alcanzar a desarrollar la totalidad de la tensión de fluencia de los alambres 
anclados, disponer un anclaje constituido, como mínimo, por 2 alambres transversales 
ubicados a  50 mm o más de la sección crítica. 
 
Sin embargo para mallas fabricadas con alambres de mayor diámetro, con pequeña 
separación, se requiere una longitud embebida mucho mayor, estableciéndose para ellas 
una longitud de anclaje mínima. 
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C 12.9. ANCLAJE DE LOS CORDONES PARA PRETENSADO 
 
Los requisitos establecidos para el anclaje de los cordones para pretensado tienen como 
objetivo asegurar la integridad de la adherencia para que el elemento pueda desarrollar su 
capacidad resistente. 
 
Las disposiciones dadas en este Reglamento se basan en ensayos realizados en Estados 
Unidos sobre elementos de hormigón de densidad normal, con un recubrimiento mínimo 
de 50 mm. Estos ensayos pueden no ser representativos del comportamiento del 
cordón cuando se utiliza un hormigón de baja relación agua/materiales cementicios  y 
muy bajo asentamiento. 
 
Los métodos de colocación del hormigón deben asegurar una buena consolidación, con el 
fin de lograr un hormigón compacto alrededor del cordón, con un contacto total entre el 
acero y el hormigón  
 
Al respecto, se recomienda adoptar precauciones especiales cuando se utilicen 
hormigones de bajo asentamiento y con baja relación agua/materiales cementicios. 
 
El primer término de la expresión (12-4) corresponde a la longitud de transferencia del 
cordón, es decir, la distancia en la cual el cordón debe estar adherido al hormigón a fin de 
desarrollar la fuerza de pretensado efectiva fse en el cordón. 
 
El segundo término representa la longitud adicional en la cual el cordón debe estar 
adherido a fin de desarrollar una tensión fps en el cordón para la resistencia nominal del 
elemento. 
 
La adherencia del cordón es función de numerosos factores, incluyendo la configuración y 
la condición superficial del acero de pretensado, la tensión en el mencionado acero, el 
espesor del hormigón debajo del cordón y el método utilizado para transferir la fuerza del 
cordón al hormigón. Para las aplicaciones en que se opta por elementos adherentes, se 
deben utilizar procedimientos de aseguramiento de la calidad con el fin de confirmar que 
los cordones son capaces de desarrollar adherencia en forma apropiada, (ver las 
referencias 12.15. y 12.16. 
 
Un cordón con su superficie ligeramente oxidada puede tener una longitud de transfe-
rencia considerablemente menor que la de un cordón limpio. 
 
La liberación gradual del cordón permita desarrollar una longitud de transferencia menor 
que si se realiza el corte brusco del mismo. 
 
Los requisitos especificados en el artículo 12.9. no se deben aplicar a alambres lisos ni a 
cordones anclados en sus extremos, dado que se puede suponer que la longitud para el 
alambre liso será considerablemente mayor debido a la ausencia de una trabazón 
mecánica. En el caso del alambre liso se puede originar una falla de adherencia en flexión 
al ocurrir el primer deslizamiento. 
 
C 12.9.1.1. La Figura 12.9.1.1. muestra la relación entre la tensión del acero de 
pretensado y la distancia en la cual el cordón está adherido al hormigón, representada por 
la expresión (12-4). 
 

 
 
Reglamento CIRSOC 201, Comentarios                                                                                                              Cap. 12 - 217 



Esta variación idealizada de la tensión del cordón se puede utilizar para analizar secciones 
dentro de la longitud de anclaje (ver las referencias 12.17. y 12.18.). 
 
Las expresiones para la longitud de transferencia y para la longitud de adherencia 
adicional, necesaria para desarrollar un aumento de la resistencia de (fps - fse)., se 
fundamentan en ensayos realizados en Estados Unidos, en elementos pretensados con 
cordones limpios de diámetros 6,25 mm, 9,37 mm y 12,5 mm, para los cuales el valor 
máximo de fps que se obtuvo fue de 1896 MPa (ver las referencias 12.12., 12.13. y 12.14.). 
 
C 12.9.2. Cuando la adherencia de uno o más cordones no se extienda hasta el extremo 
del elemento, las secciones críticas se pueden producir en ubicaciones diferentes de 
aquellas donde se debe desarrollar la totalidad de la resistencia de diseño, y puede ser 
necesario realizar un análisis más detallado. 
 
Las referencias 12.17. y 12.18. describen un método que se puede utilizar en el caso de 
cordones con diferentes puntos de anclaje total. 
 
En forma conservativa, sólo los cordones que están anclados totalmente en una sección 
se pueden considerar efectivos en dicha sección. 
 
Si se producen secciones críticas en la zona de transferencia, es necesario adoptar 
consideraciones especiales. 
 
Algunas condiciones de carga, tales como el caso de grandes cargas concentradas 
aplicadas en la longitud de anclaje de los cables, pueden ocasionar la existencia de 
secciones críticas fuera de la sección donde se requiere el anclaje de la totalidad de la 
resistencia de diseño. 
 
C 12.9.3. Algunos ensayos experimentales realizados en Estados Unidos, en 1965 (ver la 
referencia 12.12.) para estudiar los efectos de los cordones no adherentes (no se permitió 
que la adherencia se extendiera hasta los extremos de los elementos) sobre el com-
portamiento de vigas pretensadas, demostraron que el comportamiento de las vigas con 
longitudes iguales al doble de las requeridas en el artículo 12.9.1., se asemejaba mucho al 
comportamiento flexional de vigas pretensadas similares, con los cordones totalmente 
adheridos a los extremos de las vigas.  
 
En consecuencia, para cordones no adheridos hasta los extremos de los elementos 
se requiere el doble de la longitud de anclaje. 
 
Otros ensayos realizados con posterioridad (ver la referencia 12.15.) indicaron que en los 
elementos pretensados diseñados para tracción nula en el hormigón, bajo condiciones de 
carga de servicio (ver el artículo 18.4.2.) no era necesario duplicar la longitud de anclaje 
para cordones adherentes. 
 
Para el análisis de secciones con cordones no adherentes en ubicaciones donde el cordón 
no está totalmente anclado, generalmente se supone que se duplica tanto la longitud de 
transferencia como la longitud de anclaje. 
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C 12.10.  ANCLAJE DE LA ARMADURA DE FLEXIÓN-REQUISITOS GENERA-
LES 

 
C 12.10.2. En el Código ACI 318-2002 y 2005, las secciones críticas para una viga 
continua típica, se indican en la Figura 12.10.2. con una “c” o una “x”. Para el caso de 
una carga distribuida uniformemente, se considera más adecuado que la armadura 
positiva, que se prolonga dentro del apoyo, se determine de acuerdo con las especifi-
caciones del artículo 12.11.3, en lugar de adoptar la longitud de anclaje medida a partir del 
punto de momento máximo o de la sección donde se produce el corte de las barras o 
alambres. 
 
C 12.10.3. Los diagramas de momento que se utilizan en el cálculo, por lo general, son 
aproximados razón por la cual se pueden producir algunos desplazamientos en la posición 
de los momentos máximos, debido a diferencias con respecto a las cargas consideradas, 
asentamientos en los apoyos, a cargas laterales o por otras causas. 
 
Una fisura de tracción diagonal en un elemento solicitado a flexión sin estribos, puede 
modificar la ubicación de la tensión de tracción aproximadamente en una distancia d, en el 
sentido en que el momento tiende a cero. Cuando se colocan estribos, este efecto, 
aunque sigue estando presente, se manifiesta en menor medida. 
 
Para considerar las variaciones en la ubicación de los momentos flexores, este 
Reglamento especifica, con excepción de algunos casos puntuales, la prolongación de la 
armadura una distancia d ó 12 db más allá del punto en el que teóricamente ya no es 
necesaria para resistir la solicitación de flexión. 
 
En la Figura 12.10.2. se ilustran los puntos de corte de las barras o alambres para cumplir 
con este requisito. 
 
Cuando se utilicen barras o alambres de diferentes diámetros, la prolongación se debe 
realizar de acuerdo con el diámetro de la barra o alambre que se esté cortando. 
 
Una barra o alambre que se continúa doblado hacia la cara opuesta de la viga se puede 
considerar efectivo, para satisfacer las especificaciones de este artículo, hasta el punto en 
el cual la barra o alambre cruza la mitad de la altura del elemento. 
 
C 12.10.4. En las zonas de tracción, donde se cortan o se doblan las barras o alambres, 
se alcanzan las tensiones máximas en las barras o alambres restantes. 
 
En la Figura 12.10.2. se utiliza la letra x para indicar los puntos donde, al cortar parte de 
las barras o alambres, se produce la máxima tensión en las que continúan. 
 
Si las barras o alambres se interrumpen tal como lo permite el diagrama de momentos, 
estas tensiones máximas alcanzan el valor total de fy , lo que requiere una prolongación 
total de la longitud ld . Esta prolongación puede exceder la longitud requerida por flexión. 
 
C 12.10.5. Al existir evidencia con respecto a que cuando las barras o alambres se 
interrumpen en una zona traccionada, tal como se ilustra en la Figura 12.10.2., se produce 
disminución de la resistencia al corte y pérdida de ductilidad, este Reglamento no permite 
que la armadura requerida de flexión se interrumpa en zonas solicitadas a tracción, a 
menos que se verifiquen ciertas condiciones especiales. Además, cuando las barras o 
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alambres terminan en las zonas traccionadas, las fisuras por flexión tienden a abrirse en 
forma anticipada. 
 
Si tanto la tensión en la armadura que continúa, como la resistencia al corte se aproximan 
a sus respectivos valores límite, las fisuras de tracción diagonal tenderán a desarrollarse 
prematuramente a partir de las fisuras de flexión. 
 
Es poco probable que las fisuras diagonales se originen donde el esfuerzo de corte es bajo 
(ver el artículo 12.10.5.1.). Las fisuras diagonales se pueden limitar disminuyendo la 
separación de los estribos (artículo 12.10.5.2.) o la tensión en el acero (artículo 12.10.5.3.). 
 
Estos requisitos no se deben aplicar a los empalmes de barras o alambres traccionados, 
que están cubiertos por el contenido de los artículos 12.2., 12.13.5. y 12.15. 
 
C 12.10.6. Las ménsulas cortas, los elementos de altura variable y otros elementos en los 
que la tensión en el acero fs  (tensión en la armadura calculada para la carga de servicio) 
no disminuye en forma lineal con la reducción del momento flexor, requieren una 
consideración especial para efectuar el anclaje de la armadura de flexión en forma 
adecuada. 
 
Para la ménsula corta que se muestra en la Figura 12.10.6., la tensión última en la 
armadura es casi constante y aproximadamente igual a  fy , desde el borde del apoyo 
hasta el punto de aplicación de la carga. En este caso, la capacidad para desarrollar la 
tensión de la armadura depende en gran medida del anclaje en el extremo cargado. 
 
La referencia 12.1. sugiere que se ubique una barra transversal soldada, de igual 
diámetro, como medio de proporcionar un anclaje efectivo en el extremo. 
 
La disposición de un gancho extremo en el plano vertical, con el diámetro del mandril de 
doblado mínimo, no resulta totalmente efectivo dado que en la esquina, en la proximidad 
de las cargas aplicadas existe esencialmente hormigón simple. 
 
Para el caso de las ménsulas anchas y para las cargas que no se apliquen en la 
proximidad de las esquinas, las barras o alambres con forma de U, en un plano horizontal, 
proporcionan ganchos extremos efectivos, resolviendo en forma satisfactoria el problema 
del anclaje en el extremo libre. 
 
 
C 12.11. ANCLAJE DE LA ARMADURA PARA MOMENTO POSITIVO 
 
C 12.11.1. Una parte de la armadura determinada para momento positivo se debe 
prolongar hasta el apoyo con el fin de considerar tanto los cambios en las solicitaciones de 
flexión debido a las variaciones en la carga, como los asentamientos en los apoyos, las 
cargas laterales u otras causas. 
 
C 12.11.2. Cuando un elemento solicitado a flexión, forma parte del sistema principal que 
resiste las cargas laterales, la presencia de cargas mayores que las previstas en el diseño 
pueden provocar la inversión de momentos en el apoyo, razón por la cual este Reglamento 
establece que una parte de la armadura positiva se debe prolongar y anclar en forma 
adecuada en el interior del apoyo. 
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Este anclaje se requiere para asegurar una respuesta dúctil de la estructura en caso que 
se presenten solicitaciones no previstas, tales como las originadas por explosiones o por 
sismos. En estos casos no es suficiente utilizar mayor cantidad de armadura con 
tensiones de trabajo reducidas. 
 
C 12.11.3. En los apoyos simples y en los puntos de inflexión, indicados como “P.I.” en la 
Figura 12.10.2., el diámetro de la armadura positiva debe ser lo suficientemente pequeño 
como para que la longitud de anclaje necesaria, ld , determinada para las barras o 
alambres, sea igual o menor que el valor (Mn / Vu) +  la , o en condiciones favorables de 
apoyo, sea igual o menor que el valor 1,3 (Mn / Vu) +  la . La Figura C 12.11.3. a) ilustra la 
aplicación de esta disposición. 
 
En el punto de inflexión, P.I., el valor de  la  no necesita superar el largo efectivo de la 
barra, ld  , medido a partir del punto de momento nulo. 
 

La fracción  
u

n

V
M

 de la longitud disponible, es una cantidad teórica que por lo general no 

está asociada con una sección de máxima solicitación, donde Mn es el momento flexor 
resistente nominal de la sección transversal,  sin el factor φ,  y  no el momento mayorado 
aplicado. 
 

La longitud 
u

n

V
M

 corresponde a la longitud de anclaje de la barra o alambre de mayor 

diámetro obtenida de la expresión de adherencia por flexión previamente utilizada  

dju
V

o =∑ , donde u es la tensión de adherencia y jd el brazo elástico. 

 
A partir de la edición 1971 del Código ACI 318, este requisito se hizo menos estricto en 
comparación con las ediciones anteriores, considerando la longitud de anclaje disponible 

en el extremo la  e incluyendo un 30 % de aumento para el valor 
u

n

V
M

 cuando los extremos 

de la armadura estén confinados por una reacción de compresión. 
 
Como ejemplo, supongamos que se utiliza un determinado diámetro de la barra o alambre 
en un apoyo simple, de tal manera que ld, determinado de acuerdo con el artículo 12.2., es 

igual a  bet
c

y d
'f

f
25
12

⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
λψψ . El valor del diámetro adoptado será aceptable siempre 

que resulte menor que  a
u

n

V
M3,1 l+ . 

 
El valor de la que se debe utilizar en los puntos de inflexión está limitado a la altura útil del 
elemento, d ó a 12 veces el diámetro de la barra o alambre (12 db ), el que resulte mayor. 
La Figura 12.11.3.b) ilustra esta disposición en los puntos de inflexión. 
 
La condición de cumplir con una longitud máxima adicional, la , se incluye porque no 
existen datos de ensayos que demuestren que, en el extremo, una gran longitud de 
anclaje ld  será totalmente efectiva para el caso de tener que anclar una barra o alambre, 
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cuando exista una distancia pequeña entre el punto de inflexión y el de máximo tensión de 
flexión. 
 
 

 
 
Figura C 12.11.3.  Criterio para determinar el diámetro máximo de la barra o 

alambre, de acuerdo con el artículo 12.11.3. 
 
 
C 12.11.4. La utilización de un modelo de bielas para el diseño de las vigas de gran altura 
sometidas a flexión, pone de manifiesto la existencia de esfuerzos de tracción 
significativos en la armadura, en correspondencia con la cara interna del apoyo. 
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Esto requiere que la armadura de tracción sea continua o se ancle más allá del apoyo (ver 
la referencia 12.23.). 
 
 
C 12.12. ANCLAJE DE LA ARMADURA PARA MOMENTO NEGATIVO 
 
En la Figura 12.12.4. de este Reglamento se ilustran dos formas de satisfacer los 
requisitos de anclaje de la armadura traccionada más allá de la cara interna del apoyo. 
Para el anclaje de la armadura por medio de ganchos, ver el artículo C 12.5. 
 
En el artículo 12.12.3. se tienen en cuenta los posibles corrimientos o desplazamientos del 
diagrama de momento en el punto de inflexión, tal como se explica en el artículo 
C 12.10.3. 
 
Este requisito puede superar al especificado en el artículo 12.10.3., en cuyo caso debe 
prevalecer la disposición más estricta. 
 
 
C 12.13. ANCLAJE DE LA ARMADURA DEL ALMA 
 
C 12.13.1. Los estribos se deben ubicar lo más cerca posible de la cara de compresión del 
elemento, debido a que cerca de la carga última, las fisuras de tracción por flexión 
penetran profundamente. 
 
C 12.13.2. Los requisitos para anclaje de los estribos constituidos por barras o alambres 
conformados, se modificaron a partir de la edición 1989 del Código ACI 318, con el fin de 
simplificarlos. El anclaje recto se suprimió dado que el estribo con este diseño es difícil de 
mantener en su lugar durante la colocación del hormigón y la ausencia de un gancho 
puede hacer que el estribo resulte ineficiente, dado que atraviesa fisuras de corte cerca del 
extremo. 
 
C 12.13.2.1. Para las barras o alambres con db  ≤  16 mm, el anclaje del estribo se logra 
mediante un gancho normal, tal como se define en el artículo 7.1.3., el que se debe 
enganchar alrededor de una barra o alambre longitudinal. A título informativo se 
comenta que en la edición 1989 del Código ACI 318 se eliminó, para las barras y alambres 
con estos diámetros, la necesidad de una longitud recta embebida además del gancho, 
pero el artículo 12.3.1. exige que el estribo tenga la altura total del elemento descontando 
el recubrimiento. De igual modo, este Reglamento considera que los estribos de mayor 
diámetro (db > 16 mm), con fyt = 220 MPa, están suficientemente anclados disponiendo un 
gancho normal alrededor de la armadura longitudinal. 
 
C 12.13.2.2. Dado que nos es posible doblar en forma muy cerrada los estribos 
constituidos por barras con db > 16 mm, alrededor de una barra longitudinal, y 
considerando la tensión que se genera en una barra o alambre con  fyt  >  220 MPa, el 
anclaje de los estribos depende tanto del gancho elegido como de la longitud de anclaje 
que se disponga. Una barra longitudinal ubicada dentro del gancho del estribo, limita el 
ancho de cualquier fisura de flexión, aún en la zona de tracción. Dado que tal estribo con 
gancho no puede fallar por hendimiento en el plano que lo contiene, la resistencia del 
gancho, tal como se especifica en el artículo 12.5.2., ha sido ajustada para considerar el 
recubrimiento y el confinamiento existente alrededor del gancho. 
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Para estribos con fyt = 220 MPa, la disposición de un gancho normal le proporciona 
suficiente anclaje, debiendo aplicarse para estas barras y alambres las disposiciones del 
artículo 12.13.2.1. Para barras y alambres con valores de resistencia mayores se debe 
verificar la longitud embebida. Para el anclaje de los estribos es preferible utilizar ganchos 
con un ángulo de 135° ó 180°, pero se puede utilizar un gancho de 90° siempre que el 
extremo libre del gancho se prolongue 12 veces el diámetro de la barra o alambre, o sea 
12 db ,como se especifica en el artículo 7.1.3. 
 
C 12.13.2.3. Los requisitos para el anclaje de los estribos constituidos por mallas de acero 
soldadas de alambres lisos, se ilustran en la Figura 12.13.2.3. 
 
C 12.13.2.4. La utilización de mallas de acero soldadas de alambres como armadura de 
corte, constituye una práctica habitual en Estados Unidos, en la industria de los elementos 
prefabricados tanto in-situ, como en planta, y en los elementos pretensados de hormigón. 
Las razones para aceptar los paneles de mallas de acero soldadas de alambres como 
armadura de corte se describen en la referencia 12.24. 
 
Las disposiciones para el anclaje de las mallas de acero soldadas de alambres de una 
sola rama en la cara sujeta a tracción, subrayan la necesidad de ubicar el alambre 
longitudinal a la misma altura que la armadura principal de hendimiento en el nivel de la 
armadura principal traccionada. La Figura 12.13.2.4. ilustra los requisitos de anclaje para 
las mallas de acero soldadas de alambre de una sola rama. Para el anclaje de este tipo de 
malla, este Reglamento permite la disposición de ganchos y de una longitud embebida, en 
las caras de compresión y de tracción de los elementos estructurales (artículos 12.13.2.1. 
y 12.13.2.3.) y sólo una longitud embebida en la cara de compresión (artículo 12.13.2.2.). 
El artículo 12.13.2.4. presenta las disposiciones que se deben verificar para el anclaje de 
las mallas de acero soldadas de alambres, rectas y de una sola rama, en las cuales se 
utiliza el anclaje del alambre longitudinal con una adecuada longitud embebida en las 
caras de tracción y de compresión de los elementos estructurales. 
 
C 12.13.2.5. En las losas nervuradas se permite anclar una barra o alambre de pequeño 
diámetro, mediante un gancho normal que no se enganche alrededor de la armadura 
longitudinal, admitiendo que una barra o alambre en forma continua, constituya una serie 
de estribos de una sola rama en la nervadura o nervio. 
 
C 12.13.5. Las especificaciones dadas en este artículo de este Reglamento para los 
empalmes de los estribos dobles en U,  con el fin de constituir estribos cerrados, 
prevalecen sobre las especificaciones dadas en el artículo 12.15. 
 
 
C 12.14. EMPALMES DE LA ARMADURA - REQUISITOS GENERALES 
 
Los empalmes se deben ubicar, cuando sea posible, lejos de los puntos de máxima 
tensión de tracción. Los requisitos que se especifican en el  artículo 12.15 alientan esta 
práctica. 
 
C 12.14.2. Empalmes por yuxtaposición 
 
C 12.14.2.1. Debido a la carencia de datos experimentales internacionales y nacionales 
adecuados sobre los empalmes por yuxtaposición de barras comprimidas y 
traccionadas con diámetros db  ≥  40 mm, este Reglamento prohíbe el empalme por 
yuxtaposición de barras con estos diámetros, excepto en los casos descriptos en los 
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artículos 12.16.2. y 15.8.2.3.,  para el caso de empalmes solicitados a compresión con 
barras de diámetro db  =  40 mm  con otras barras de diámetros menores (db ≤ 32 mm). 
 
C 12.14.2.2. El incremento de la longitud de empalme requerido para los paquetes de 
barras, se fundamenta en la reducción del perímetro expuesto o de contacto de dichas 
barras con el hormigón. Sólo las barras individuales se deben empalmar por yuxtaposición 
a lo largo de la longitud del paquete. El valor ld  que se debe utilizar para determinar la 
longitud de los empalmes, especificada en los artículos 12.15.1. ó 12.16.1., es la 
correspondiente a la de una sola barra.  En ningún caso se permite que dos paquetes de 
barras sean empalmados como si se tratara de barras individuales. 
 
C 12.14.2.3. Cuando en un empalme las barras o alambres no están en contacto y se 
ubican demasiado separados entre sí, se origina en ese espacio una sección no armada. 
Por esta razón y como precaución mínima se debe forzar a que la fisura potencial adopte 
una trayectoria en zigzag (pendiente 5 a 1). 
 
La separación máxima establecida de 150 mm se exige debido a que la mayoría de los 
datos de ensayos sobre el empalme de barras conformadas se realizaron en Estados 
Unidos considerando esa separación. 
 
C 12.14.3. Empalmes mecánicos y soldados 
 
C 12.14.3.2. La tensión máxima en la armadura utilizada en este Reglamento para el 
diseño es la tensión de fluencia especificada. 
 
Con el fin de asegurar la suficiente resistencia en los empalmes, de manera que se pueda 
alcanzar la fluencia del acero en un elemento, evitando la rotura frágil, se ha adoptado un 
incremento del 25 % de la tensión de fluencia especificada, fy , como un valor mínimo 
adecuado por seguridad y un valor máximo aceptable por economía. 
 
C 12.14.3.3. Cuando se requiere la soldadura de los aceros que constituyen las 
armaduras, se deberán considerar tanto su soldabilidad como su compatibilidad con los 
métodos de soldadura (ver los  artículos 3.6.1.5. y 3.6.1.6.). 
 
C 12.14.3.4. El empalme totalmente soldado está indicado principalmente para las barras 
de grandes diámetros (db > 16 mm) en los elementos principales. El requisito de 
resistencia a la tracción del 125 % de la tensión de fluencia especificada para el acero, 
tiene por finalidad asegurar una soldadura sólida para transmitir también esfuerzos de 
compresión. Se recomienda consultar el comentario al artículo 12.14.3.2. 
 
La edición 1995 del Código ACI 318 eliminó el requerimiento de que las barras sean 
unidas a tope desde que el documento ANSI/AWS D1.4. permitió las soldaduras indirectas 
a tope, aunque indica que en aquellos lugares donde sea práctico, los empalmes por 
contacto directo a tope son aconsejables para barras con diámetros db ≥ 20 mm. 
 
C 12.14.3.5. Cuando se verifiquen los requisitos mínimos establecidos en el artículo 
12.15.4.,  este Reglamento permite utilizar empalmes mecánicos o soldados de resistencia 
menor que el 125 % de la tensión de fluencia especificada. Por consiguiente, bajo ciertas 
condiciones, se permiten los empalmes soldados de barras, con o sin material de aporte, 
así como la soldadura a placas de conexión y los empalmes por contacto (a tope). 
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C 12.15.  EMPALMES DE BARRAS Y ALAMBRES CONFORMADOS SOLICITA-
DOS A TRACCIÓN 

 
C 12.15.1. Los empalmes solicitados a tracción se clasifican como Tipo A o B, en los 
cuales la longitud de empalme es un múltiplo de la longitud de anclaje en tracción ld . 
 
La longitud de anclaje ld , utilizada para obtener la longitud de empalme, se basa en la 
tensión fy total porque las clasificaciones de los empalmes ya consideran cualquier  
exceso de armadura en la ubicación del empalme, razón por la cual no se debe utilizar el 
factor para tener en cuenta la existencia de mayor armadura As que la necesaria, 
especificado en el artículo 12.2.5. 
 
Cuando en una misma sección, se empalman varias barras o alambres ubicados en el 
mismo plano, la separación libre es la mínima distancia libre entre los empalmes 
adyacentes. 
 
Para los empalmes en columnas con barras desalineadas, la Figura C 12.15.1.a) ilustra la 
separación libre que se debe utilizar. 
 
Para empalmes escalonados, la separación libre es la distancia mínima entre empalmes 
adyacentes que en la Figura C 12.15.1.b), se indica como distancia x. 
 
A partir de la edición 1989 del Código ACI 318 se produjeron varios cambios en la 
determinación de la longitud de anclaje de las barras o alambres, para arribar finalmente, a 
la adopción de dos niveles de longitudes de empalme para alentar a los Proyectistas o 
Diseñadores Estructurales a empalmar las barras y alambres en sus puntos de tensión 
mínima y a alternar los empalmes con el fin de mejorar su comportamiento en las 
secciones críticas. 
 
C 12.15.2. Los requisitos para los empalmes en las zonas traccionadas, especificados en 
el artículo 12.15.1., alientan la ubicación de los empalmes, lejos de las zonas solicitadas a 
grandes esfuerzos de tracción, promoviendo su ubicación en las zonas donde el acero 
dispuesto sea, como mínimo, 2 veces el área de la armadura necesaria por cálculo. 
 
La Tabla 12.15.2. muestra los requisitos para los empalmes tal y como se presentaban en 
las ediciones anteriores del Código ACI 318.  
 
C 12.15.3. Un empalme mecánico o soldado, debe poder desarrollar, como mínimo, un 
125 % de la tensión de fluencia especificada cuando se encuentre ubicado en zonas 
donde la armadura soporta elevadas tensiones de tracción. 
 
Estos empalmes no necesitan estar escalonados, aunque es aconsejable disponer un 
escalonamiento cuando el área de la armadura provista resulte menor que el doble de la 
requerida por cálculo. 
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Figura C 12.15.1.  Separación libre de barras empalmadas.  
 
 
 
C 12.15.4. Se recomienda consultar el comentario al artículo 12.14.3.5. 
 
El artículo 12.15.4. se refiere a la situación en la que se pueden utilizar los empalmes 
mecánicos o soldados de menor resistencia que el 125 % de la tensión de fluencia 
especificada de la armadura. Este Reglamento flexibiliza los requisitos cuando los 
empalmes están alternados y se dispone de armadura en exceso. El criterio de utilizar el 
doble de la fuerza de tracción determinada, se utiliza con el fin de incluir a aquellas 
secciones que contengan empalmes parciales en tracción, con diversos porcentajes del 
acero total continuo. 
 
El empalme parcial habitual en tracción es un cordón de soldadura entre las barras o entre 
una barra y una pieza de acero estructural. Al detallar este tipo de soldadura se debe 
especificar su longitud. Tales soldaduras se consideran como el producto de la longitud 
total soldada por el tamaño efectivo de la ranura o junta soldada que se establece en 
función del tamaño de la barra y por la tensión admisible de diseño permitida por la norma 
que sea de aplicación. 
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En lugar del empalme mecánico o soldado de baja resistencia, este Reglamento permite 
utilizar un empalme mecánico o soldado completo, de acuerdo con los artículos 12.14.3.2. 
ó 12.14.3.4., sin el requisito del escalonamiento. 
 
C 12.15.5. Un tensor o elemento predominantemente traccionado tiene las siguientes 
características: 
 
� dispone de un esfuerzo de tracción axial suficiente como para generar tracción en 

la sección transversal, 
 
� dispone de un nivel de tensión en la armadura tal que todas las barras deben ser 

completamente efectivas. 
 
� dispone de un recubrimiento de hormigón en todos sus lados. 

 
Algunos elementos estructurales típicos son los tensores en los arcos, las péndolas que 
transmiten la carga a una estructura de soporte superior, y los elementos principales de 
tracción en un reticulado. 
 
Cuando se deba determinar si un elemento se puede clasificar como elemento 
predominantemente traccionado, se debe prestar atención a la importancia, función, 
proporciones y condiciones de tensión en relación con las características que se describen 
en los primeros párrafos de este comentario. Por ejemplo, las armaduras de un gran 
tanque común circular, con muchas barras y empalmes bien escalonados y con suficiente 
separación entre sí, no se deben clasificar como un elemento predominantemente 
traccionado, lo que permite la utilización de empalmes Clase B. 
 
 
C 12.16.  EMPALMES DE LAS BARRAS CONFORMADAS SOLICITADAS A 

COMPRESIÓN 
 
Las investigaciones realizadas en los Estados Unidos sobre la adherencia de las barras 
embebidas en el hormigón han sido realizadas principalmente con barras traccionadas. El 
comportamiento por adherencia de las barras comprimidas no se ve afectado por el 
problema de la fisuración originada por la tracción transversal que se genera, y por lo 
tanto, los empalmes de las armaduras comprimidas no requieren de disposiciones tan 
estrictas como las establecidas para los empalmes de las armaduras traccionadas. Los 
valores de longitudes mínimas para los empalmes en las columnas, originalmente 
indicados en la edición 1956 del ACI 318, se han conservado en todas las ediciones 
posteriores, extendiéndose su aplicación a las barras comprimidas en las vigas y a los 
aceros de mayor resistencia. Desde la edición 1971 no se han realizado modificaciones a 
las especificaciones para los empalmes de las armaduras comprimidas. 
 
C 12.16.1.  Básicamente, los requisitos para los empalmes de las barras comprimidas 
permanecen casi iguales desde la edición 1963 del Código ACI 318, aunque en la edición 
1971 se le introdujeron modificaciones con el fin de diferenciar distintos tipos de 
confinamiento y de permitir diseños con armadura con una tensión de fluencia  de hasta 
520 MPa.  A los fines de este Reglamento se debe adoptar fy ≤ 500 MPa. 
 
Los ensayos descriptos en las referencias 12.1. y 12.25. han demostrado que la 
resistencia de los empalmes de las armaduras comprimidas, depende, en forma conside-
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rable, del apoyo en el extremo de la barra  por consiguiente, no aumenta de manera 
proporcional cuando se duplica la longitud de dichos empalmes. 
 
Consecuentemente, para las barras con una tensión de fluencia fy > 420 MPa, se han 
incrementado de manera significativa las longitudes de los empalmes de las armaduras 
comprimidas, excepto cuando existe confinamiento por medio de zunchos en espiral, como 
en el caso de las columnas zunchadas, en las cuales el aumento es de un 10 % en forma 
aproximada para un incremento en la tensión de fluencia desde 420 MPa hasta 520 MPa. 
 
A los fines de este Reglamento se debe adoptar fy ≤ 500 MPa. 
 
C 12.16.2. La longitud del empalme se debe determinar en base al mayor valor entre: 
 

1. la longitud del empalme de la barra comprimida de menor diámetro, y 
 
2. la longitud de anclaje de la barra comprimida de mayor diámetro. 

 
Por lo general, los empalmes por yuxtaposición están prohibidos para barras con 
diámetros , no obstante lo cual y sólo para compresión, se permite 
empalmar barras con diámetros d

mm40d b ≥

b = 40 mm  con barras con diámetros  db ≤ 32 mm. 
 
C 12.16.4. Empalmes por contacto a tope 
 
C 12.16.4.1. Las experiencias con empalmes por contacto a tope están relacionadas casi 
exclusivamente con las barras verticales en las columnas. Cuando las barras están 
significativamente inclinadas con respecto a la vertical, es necesario prestar especial 
atención para garantizar que se logre y se mantenga un contacto adecuado en los 
extremos donde se apoyan las barras. 
 
C 12.16.4.2. Estas tolerancias se incluyeron en la edición 1971 del Código ACI 318, con el 
fin de considerar la práctica desarrollada en Estados Unidos, en base a los ensayos de 
elementos de tamaño natural con barras de diámetros db > 57,20 mm. 
 
C 12.16.4.3. Esta limitación se incluyó también en la edición 1971, con el fin de garantizar 
una resistencia mínima de corte en las secciones con empalmes por contacto a tope. 
 
 
C 12.17. REQUISITOS ESPECIALES PARA EMPALMES EN LAS COLUMNAS 
 
En las columnas sometidas a cargas axiales y a flexión, se pueden generar tensiones de 
tracción en una cara de la columna, para excentricidades grandes o moderadas, tal como 
se ilustra en la Figura 12.17.1. 
 
Cuando se presentan dichas tensiones de tracción, en el artículo 12.17. se especifica que 
se deben utilizar empalmes de tracción, o en su defecto, se debe proporcionar una 
resistencia a la tracción adecuada. Además, se requiere de una capacidad mínima a la 
tracción en cada cara de las columnas, aún cuando el análisis indique que existen 
sólo esfuerzos de compresión. 
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En la edición 1989 del Código ACI 318, se aclara que un empalme de compresión tiene 

una capacidad a la tracción, como mínimo, igual a yf
4
1 , lo que simplifica los requisitos de 

cálculo planteados en las ediciones anteriores. 
 
El empalme de las columnas debe satisfacer los requisitos establecidos para todas las 
combinaciones de cargas de la columna. En forma frecuente, la combinación básica de 
carga gravitatoria tendrá prioridad en el diseño de la columna misma, pero una 
combinación de carga que incluya viento o sismo pude generar mayores tensiones de 
tracción en algunas barras  de las columnas, de manera tal que los empalmes de las 
columnas se deben diseñar considerando esta mayor tracción. 
 
C 12.17.2. Empalmes por yuxtaposición en las columnas 
 
C 12.17.2.1. A partir de la edición 1989 del Código ACI 318, se han simplificado las 
prescripciones para el caso de las barras de las columnas que están siempre 
comprimidas, considerando que un empalme de armaduras comprimidas tiene suficiente 
resistencia a la tracción como para excluir requisitos especiales. 
 
 

 
 

Figura C 12.17.2.  Para la determinación del área efectiva se deben utilizar las 
ramas de los estribos que atraviesan el eje de flexión. En este 
ejemplo existen cuatro ramas de estribos efectivas. 

 
 
C 12.17.2.4. Este Reglamento permite utilizar longitudes de empalme menores, siempre 
que el empalme esté encerrado en toda su longitud por un número mínimo de estribos. 
 
Las ramas de los estribos perpendiculares a cada dirección se deben determinar por 
separado y el requisito de que el área efectiva sea siempre igual o mayor que 0,0015 h s 
se debe verificar en cada dirección. Esta situación se ilustra en la Figura C 12.17.2. en la 
cual cuatro ramas son efectivas en una dirección y dos ramas lo son en la otra dirección. 
Esta situación es crítica en una dirección, la que normalmente se puede determinar por 
inspección. 
 
C 12.17.2.5. Las longitudes de los empalmes de las barras comprimidas se pueden 
disminuir siempre que toda la longitud del empalme esté confinada por zunchos en espiral, 
debido a la mayor resistencia al hendimiento que estos generan. Los zunchos en espiral 
deben verificar los requisitos de los artículos 7.10.4. y 10.9.3. 
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C 12.17.3. Empalmes mecánicos o soldados en las columnas 
 
Este Reglamento permite la utilización de los empalmes soldados o mecánicos en las 
columnas, siempre que los mismos estén diseñados como un empalme de soldadura 
completa o como un empalme mecánico total, capaces de desarrollar el 125 % de fy , tal 
como lo exigen los artículos 12.14.3.2. ó 12.14.3.4. 
 
Habitualmente se ensaya la capacidad del empalme en tracción y se exige su resistencia 
completa para contemplar las elevadas cargas de compresión que posiblemente alcancen 
las armaduras de las columnas debido a los efectos de la fluencia lenta. 
 
Cuando se utilice un empalme mecánico que desarrolle una capacidad de transmisión 
menor que un empalme mecánico total, entonces el empalme deberá cumplir con todas las 
especificaciones dadas en los artículos 12.16.4. y 12.17.4. para los empalmes por contacto 
a tope. 
 
C 12.17.4. Empalmes por contacto a tope en columnas 
 
Los empalmes por contacto a tope utilizados para empalmar las barras de las columnas 
que están siempre comprimidas, deben tener una capacidad de resistir esfuerzos de 
tracción del 25 % de la tensión de fluencia del área de acero dispuesto en cada cara de la 
columna, ya sea escalonando los empalmes por contacto a tope o agregando barras 
adicionales a lo largo del empalme. Los empalmes por contacto a tope deben verificar las 
especificaciones del artículo 12.16.4. 
 
 
C 12.18.  EMPALMES DE LAS MALLAS DE ACERO SOLDADAS DE ALAM-

BRES CONFORMADOS SOLICITADOS A TRACCIÓN 
 
 
Las disposiciones especificadas para los empalmes de estas mallas se basan en los 
ensayos realizados en Estados Unidos y descriptos en la referencia 12.26. Los requisitos 
existentes en la edición 1971 del ACI 318 se simplificaron en el suplemento de la edición 
1976 incorporando tanto la suposición de que sólo un alambre transversal en cada panel 
de malla está yuxtapuesto en el empalme como la determinación de la longitud de 
empalme con el valor 1,3 ld . La longitud de anclaje, ld , es la longitud que se determina 
con las especificaciones del artículo 12.7. sin considerar el valor mínimo establecido en 
200 mm, que se debe aplicar a la totalidad de la longitud del empalme.  Cuando 
dentro de la longitud de empalme no existan alambres transversales, se permite aplicar las 
disposiciones establecidas para el alambre conformado. 
 
 
C 12.19. EMPALMES DE LAS MALLAS DE ACERO SOLDADAS DE ALAM-

BRES LISOS SOLICITADOS A TRACCIÓN 
 
La resistencia de los empalmes de las mallas de acero soldadas de alambres lisos, 
depende fundamentalmente del anclaje obtenido por los alambres transversales y no de la 
longitud del alambre en el empalme. Por esta razón, se especifica el empalme en términos 
de la superposición de los alambres transversales y no en diámetros del alambre o en 
milímetros. El requisito de superposición adicional de 50 mm tiene el objeto de asegurar la 
superposición de los alambres transversales y contar con el espacio suficiente entre ellos 
para lograr una compactación satisfactoria del hormigón. Las investigaciones realizadas en 
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Estados Unidos, que se describen en la referencia 12.27., han demostrado que se requiere 
una mayor longitud de empalme cuando se trata de una malla de acero soldada de 
alambres de diámetros grandes con poca separación, y como consecuencia, se 
especifican para estas mallas requisitos adicionales en la longitud de empalme, además 
de un mínimo absoluto de 150 mm. La longitud de anclaje ld , es la longitud que se 
determina de acuerdo con las disposiciones del artículo 12.8., sin considerar el valor 
mínimo de 150 mm. Los requisitos para el empalme se ilustran en la Figura 12.19. 
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PARTE 5 – SISTEMAS O ELEMENTOS ESTRUCTURALES 

COMENTARIOS AL CAPÍTULO 13.  

SISTEMAS DE LOSAS QUE TRABAJAN EN DOS DIREC-
CIONES 
 
 
 
 
COMENTARIO GENERAL  

El Capítulo 13 del Código ACI-318, en el cual se ha basado el Capítulo 13 de este 
Reglamento, establece algunas diferencias conceptuales importantes a considerar 
en el diseño de losas para entrepisos, respecto de los usos y costumbres impuestos 
en el país derivados de la aplicación de las normas de origen alemán, que 
constituían la base de las versiones anteriores del CIRSOC 201. (CIRSOC 201-82 y 
CIRSOC 201-M-96). 

Las diferencias son de una importancia tal, que justifica el hecho de agregar este 
comentario general al comienzo del capítulo dedicado al diseño de losas armadas en dos 
direcciones o losas cruzadas, como se las denomina frecuentemente en nuestro medio. 

Las nuevas exigencias del diseño incluyen, aparte del diseño de las secciones resistentes 
de hormigón armado, nuevos criterios relacionados con los siguientes aspectos:  

1. Los recubrimientos exigidos son mayores que los acostumbrados. 

2.  La evaluación de la rigidez de losas y la determinación de las solicitaciones, 
se deben realizar considerando la rigidez de las vigas en las que apoyan. 

3.  En este Reglamento se incluye la descripción de procedimientos simplificados de 
diseño que el Proyectista o Diseñador Estructural puede utilizar o no, siempre que 
se cumplan determinadas condiciones que se especifican con detalle.  

A continuación se incluyen comentarios respecto de estas cuestiones 

1. Recubrimientos de la armadura en losas 

En este Reglamento se ha optado por recomendar valores de recubrimientos de la 
armadura reducidos con respecto a los especificados en el ACI-318. Este aspecto del 
diseño y ejecución de estructuras de hormigón armado, se ha tratado en otros capítulos, 
por lo que no será comentado en este lugar. 
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2. La rigidez de los sistemas de losas 

El cálculo de solicitaciones en losas cruzadas se ha realizado, generalmente, 
considerando que las vigas de apoyo dispuestas en los bordes tenían rigidez a flexión 
infinita. Esta premisa, que se ajusta suficientemente a la realidad cuando las vigas tienen 
gran rigidez comparada con las losas que soportan, deja de ser válida cuando se 
utilizan vigas de escasa altura (conocidas como vigas “cinta”), o vigas de longitudes 
importantes y por lo tanto flexibles. 

La mejor calidad de los materiales, la exigencia de mayores espacios libres de columnas 
en los edificios y la necesidad de reducir al mínimo los espesores totales de los entrepisos, 
han llevado, en los últimos años, a diseños de estructuras osadas, con grandes luces y 
alturas de vigas reducidas. La consecuencia directa de este tipo de diseños es la 
obtención de estructuras que tienen una flexibilidad excesiva. En el caso particular de los 
sistemas de losas, esta configuración invalida los procedimientos de diseño estructural 
de losas cruzadas utilizados comúnmente, ya que con ellos, se obtienen entrepisos 
muy flexibles que llevan a la fisuración (y algunas veces al estallido) de la tabiquería 
cerámica de los edificios. Este nuevo Reglamento introduce exigencias que guían al 
Proyectista o Diseñador Estructural hacia la obtención de un diseño de sistemas de losas 
que proporcione la rigidez adecuada.     

Por esta razón, los requisitos de diseño para los sistemas de losas armadas en dos 
direcciones, expuestos en este nuevo Reglamento, asignan importancia a las 
deformaciones que se pueden esperar en el sistema, en función de las rigideces de los 
elementos:  

• Si la relación de lados es mayor que 2, la losa se debe diseñar como armada en 
una sola dirección (ver los artículos 9.5.3.1 y 13.6.1.2), que coincide con la luz 
menor. 

• En el artículo 9.5.3.3 se establecen los límites para los espesores mínimos de losas 
cruzadas, y se puede observar que, en el presente Reglamento, estos espesores 
mínimos son función de las rigideces relativas de losa y vigas.  (Ver  el artículo 
13.1.4.). 

3. Los procedimientos de diseño 

A continuación se transcribe  el artículo 13.5.1. que expresa : 

“13.5.1. Los sistemas de losas se pueden diseñar mediante cualquier procedimiento 
que satisfaga las condiciones de equilibrio y compatibilidad geométrica, si se 
demuestra que la resistencia de diseño en cada sección, es como mínimo, igual a la 
resistencia requerida por los artículos  9.2. y 9.3., y que se verifican todas las 
condiciones de servicio, incluyendo los valores límites establecidos para las 
flechas.” 

Es decir que, si se tienen en cuenta los problemas de deformaciones de las losas y 
sus vigas de apoyo, es posible aplicar cualquier procedimiento válido para el diseño 
de sistemas de losas. 
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Este Reglamento proporciona dos procedimientos de diseño que tienen diferente rango 
de aplicaciones, no obstante el artículo 13.5.1 deja libertad al Proyectista o Diseñador 
Estructural que quiere hacer un diseño más ajustado. 
 
 
C 13.0. SIMBOLOGÍA 
 
Los métodos de diseño que se presentan en el Capítulo 13 se basan en los análisis de los 
resultados de una extensa  serie de ensayos que se describen en las referencias 13.1. y 
13.7. y en el registro fundamentada, del comportamiento de varios sistemas de losas. 
 
Gran parte del Capítulo 13 está relacionado con la elección y la distribución de la 
armadura de flexión. Por lo tanto, es recomendable, antes de discutir las diversas reglas 
para el diseño, advertir al Proyectista o Diseñador Estructural, que la transmisión de la 
carga de la losa a las columnas por flexión, torsión y corte, es el problema fundamental 
referido a la seguridad de un sistema de losas. Los criterios de diseño por torsión y corte 
en losas, se presentan en el Capítulo 11. 
 
Las ayudas para el análisis y el diseño de los sistemas de losas armadas en dos 
direcciones se pueden consultar en la referencia 13.8. Estas ayudas permiten simplificar 
la aplicación tanto del Método de Diseño Directo como del Método del Pórtico Equivalente 
que se presentan en los artículos 13.6 y 13.7. 
 
Las unidades que se indican en este artículo para orientar al usuario, no tienen la intención 
de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que están permitidas 
por el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA). 
 
En la edición 2002 del Código ACI 318 se podía observar que en varios Capítulos se 
utilizaba el mismo símbolo para definir conceptos diferentes, situación que ha sido 
corregida en la edición 2005 en la cual se propone una simbología general sin 
superposición de símbolos. 
 
Por esta razón se advierte al usuario acerca de las diferencias entre una edición y otra. 
 

ACI 318-2002 ACI 318-2005 
α αf 
α1 αf1 

α2 αf2 

wd qDu 

wl qLu 

wu qu 
 
 
C 13.1. CAMPO DE VALIDEZ  
 
Los métodos de diseño especificados en este Capítulo se basan en el análisis de 
los resultados obtenidos de una extensa serie de ensayos realizados en Estados 
Unidos (ver las referencias 13.1. a 13.7. inclusive) y en la comprobación del com-
portamiento satisfactorio de varios sistemas de losas. 
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Los principios fundamentales de diseño, contenidos en el Capítulo 13, se aplican a 
todo sistema estructural plano sometido a cargas transversales. Sin embargo, 
algunas de las reglas específicas de diseño, así como los precedentes históricos, limitan 
los tipos de estructuras a los cuales se puede aplicar el Capítulo 13. En este artículo se 
describen las características generales de los sistemas de losas que es posible diseñar 
con las especificaciones de este Capítulo 13. Estos sistemas incluyen las losas 
convencionales con vigas en sus bordes o eventualmente con bordes libres, los 
entrepisos sin vigas y las losas casetonadas.  
 
Se excluyen las losas armadas en una dirección, armadas deliberadamente para 
resistir esfuerzos de flexión en una sola dirección; y las losas apoyadas sobre el suelo, 
salvo el caso de aquellas que transmiten al terreno  cargas verticales originadas en otras 
partes de la estructura.  
 
Los procedimientos expeditivos de diseño descriptos en el Capítulo 13 se aplican a 
losas con vigas, sólo cuando éstas se encuentran en los bordes de la losa o del 
paño de losa, y apoyan sobre columnas u otros apoyos, esencialmente fijos, 
ubicados en las esquinas de la losa o del paño de losa. Las losas armadas en dos 
direcciones, reforzadas con vigas en una dirección, o las losas nervuradas en donde la 
losa y las vigas están soportadas por vigas principales en la otra dirección, se pueden 
diseñar de acuerdo con los requerimientos generales del Capítulo 13. Dichos diseños se 
deben fundamentar en análisis compatibles con la posición deformada de las vigas y vigas 
principales de apoyo. 
 
En las losas que se apoyan sobre tabiques portantes, los procedimientos expeditivos de 
diseño de este Capítulo, consideran al tabique como una viga infinitamente rígida. Por 
lo tanto, en cada tabique debe apoyar la longitud total de un borde de la losa (Ver el 
artículo 13.2.3.). Las columnas tipo tabique, con una longitud menor que la de la losa, 
se pueden tratar como columnas.  
 
Las ayudas de diseño para el análisis y el diseño de losas en dos direcciones se presentan 
en la referencia 13.8. 
 
 
C 13.2. DEFINICIONES 
 
C 13.2.3. Por definición, un paño de losa incluye todos los elementos solicitados a flexión 
comprendidos entre los ejes de las columnas, de manera que la faja de columna incluye a 
las vigas, si las hubiera. 
 
C 13.2.4. Las vigas de borde o las vigas interiores de las losas, que han sido hormi-
gonadas juntamente con las losas, se deben considerar como secciones T, incluyendo 
partes de la losa como alas. En la Figura 13.2.4. de este Reglamento se proporcionan 
ejemplos de las especificaciones de este artículo. 
 
A título informativo, se incorpora de la referencia 7.19. las definiciones de los distintos tipos 
de losas que se consideran en el Capítulo 12. 
 

“Las  losas que apoyan sólo en dos lados opuestos, como en la Figura 
C 13.2.1.a), donde la acción estructural de la losa es fundamentalmente en 
una dirección, puesto que transmite las cargas en la dirección perpendicular 
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a la de las vigas de apoyo, se conocen como losas en una dirección. Se 
está en presencia de una losa en dos direcciones cuando existen vigas en 
los cuatro lados, como en la Figura C 13.2.1.b), de modo tal que se obtiene 
una acción de losa en dos direcciones. Asimismo se pueden disponer vigas 
intermedias, como se muestra en la Figura C 13.2.1.c). Si la relación entre la 
longitud y el ancho de un paño de losa es mayor que un valor alrededor de 
dos, la mayor parte de la carga se transmite en la dirección corta hacia las 
vigas de apoyo y se obtiene, en efecto, acción en una dirección, aunque se 
proporcionen apoyos en todos los lados. 
 
Un paño de losa (ver definición en el artículo 13.2.3. de este Reglamento es 
aquel que está limitado por los ejes  de las columnas, vigas o tabiques que 
existan en sus bordes. 
 
En algunos casos, las losas de hormigón se pueden apoyar directamente 
sobre columnas, como en la Figura C 13.2.1.d), sin la utilización de vigas 
secundarias o principales. Estas losas se identifican como placas planas y 
se utilizan a menudo cuando las luces no son muy grandes y las cargas no 
son particularmente pesadas. La construcción del tipo losa plana, ilustrada 
en la Figura C 13.2.1.e), tampoco incluye vigas pero incorpora una región con 
un sobreespesor de losa en la vecindad de la columna y emplea con 
frecuencia columnas con forma acampanada en la parte superior; ambos son 
mecanismos para reducir los esfuerzos generados por corte y flexión 
negativa alrededor de las columnas; por lo general se llaman paños con 
ábacos o sobreespesores y capiteles de columna, respectivamente. En 
estrecha relación con la placa plana está la losa con viguetas en dos 
direcciones o losa reticular que ilustra la Figura C 13.2.1.f).  Con el fin de 
reducir la carga permanente de la construcción con losas macizas, se forman 
vacíos en un patrón rectilíneo mediante elementos livianos construidos en 
metal o en fibra de vidrio. Se obtiene así una construcción nervurada en dos 
direcciones. Por lo general los elementos para alivianar o aligerar la 
estructura se omiten cerca de las columnas de manera que se forme una losa 
maciza para resistir mejor los momentos y esfuerzos de corte en estas áreas. 
 
Las losas de hormigón armado que se muestran en la Figura C 13.2.1.a) se 
diseñan casi siempre para cargas  que se suponen distribuidas de manera 
uniforme sobre la totalidad de uno de los paños de la losa, limitadas por las 
vigas de apoyo o por los ejes entre centros de columnas. Las pequeñas 
cargas concentradas se pueden absorber mediante la acción en dos 
direcciones de la armadura (armadura a flexión en dos direcciones para 
sistemas de losa en dos direcciones, o armadura a flexión en una dirección 
más armadura de repartición transversal para sistemas en una dirección). Por 
lo general, las grandes cargas concentradas requieren vigas de apoyo. 
 
En el Capítulo 12 de la referencia 7.19. se analizan las losas apoyadas en los 
bordes en una o en dos direcciones, como las que ilustran las Figuras 
C 13.2.1.a), b) y c). Los sistemas en dos direcciones sin vigas, como los 
expuestos en las Figuras C 13.2.1.d), e) y f), al igual que las losas en dos 
direcciones apoyadas en los bordes (ver la Figura C 13.2.1.b), se tratan en el 
Capítulo 13 de la referencia. En los Capítulos 14 y 15 de la misma referencia 
se introducen métodos especiales basados en el análisis límite para estados 
de sobrecarga, aplicables a todos los tipos de losas. 
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Figura C 13.2.1. Tipo de losas estructurales. 
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Cuando las losas, en dos direcciones se apoyan sobre vigas relativamente 
delgadas y flexibles (Figura C 13.2.1.b), o si las vigas en los ejes entre 
columnas se omiten del todo, como en el caso de las losas de tipo placa 
plana (Figura C 13.2.1.d), las losas planas (Figura C 13.2.1.e) o los sistemas 
de losas nervuradas en dos direcciones (Figura C 13.2.1.f), se generan una 
serie de consideraciones adicionales a las anteriores. La Figura C 13.2.2.a) 
ilustra una parte de un sistema de entrepiso donde un paño de losa 
rectangular está apoyado en vigas relativamente delgadas en los cuatro 
lados. 

 
Figura C 13.2.2. Losas en dos direcciones apoyadas sobre columnas: (a) 

losa en dos direcciones con vigas; b) losa en dos 
direcciones sin vigas. (corresponde a la Figura 13.1. de la 
referencia 7.19.). 
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Las vigas están sostenidas a su vez por columnas en las intersecciones de 
sus ejes centrales. Si se aplica una carga superficial w  ésta se comparte 
entre fajas imaginarias de losa la en la dirección corta y lb en la dirección 
larga, como se explica en la sección 12.4 de la referencia 7.19. La fracción de 
carga transmitida por las fajas largas lb es transferida a las vigas B1 que se 
extienden en la dirección corta del paño. La porción tomada por las vigas B1 
más la que se transmite directamente en la dirección corta por las fajas de 
losa la totalizan el cien por ciento de la carga aplicada al paño.  Asimismo, las 
fajas de losa en la dirección corta la entregan una parte de la carga a las 
vigas B2 en la dirección larga. Esta carga, más aquella tomada en forma 
directa en la dirección larga por la losa, constituyen el cien por ciento  de la 
carga aplicada. Es un requisito claro de estática que, para una construcción 
apoyada sobre columnas, el ciento por ciento de la carga aplicada se debe 
transmitir en cada dirección, en forma conjunta por la losa y por sus vigas 
de apoyo (ver la referencia 13.1.). 
 
Una situación similar se obtiene en la losa de entrepiso del tipo placa plana 
que se muestra en la Figura C 13.2.2.b). En este caso se omiten las vigas. 
Sin embargo, las fajas anchas de la losa centradas en los ejes entre 
columnas en cada dirección, cumplen la misma función que las vigas de la 
Figura C 13.2.2a); también para este caso, la totalidad de la carga se debe 
transmitir en cada dirección. La presencia de ábacos o de capiteles en la 
zona doblemente grisada cercana a las columnas (Figura C 13.2.1.e) no 
modifica el anterior requisito de la estática”. 
 
El Capítulo 13 del Código ACI (y de este Reglamento) trata de manera 
unificada todos los anteriores sistemas en dos direcciones. Sus disposiciones 
son aplicables a losas apoyadas sobre vigas, a losas planas y a placas 
planas, al igual que a losas nervuradas en dos direcciones. Aunque se 
permite el diseño “mediante cualquier procedimiento que satisfaga las 
condiciones de equilibrio y compatibilidad geométrica”, se hace 
referencia específica a dos métodos alternativos: el semiempírico, método 
de diseño directo, y un análisis elástico aproximado, conocido como el 
método del pórtico equivalente.  
 
A los fines del diseño, en cualquiera de los dos casos, un paño de losa 
corriente se divide en fajas de columna y en fajas centrales. Una faja de 
columna se define como una faja de losa con un ancho a cada lado del eje, 
entre centros de columnas, igual a un cuarto de la menor de las dimensiones 
del paño l1 y l2 . Esta faja incluye las vigas en los ejes de columna. En todos 
los casos, l1 se define como la luz en la dirección del análisis de los 
momentos y l2 como la luz en la dirección transversal.  Las luces se miden 
hasta los ejes entre centros de columnas, excepto donde se indique de 
otra manera. Para el caso de construcción monolítica, las vigas incluyen la 
parte de la losa a cada lado de la viga, que se extiende una distancia igual a 
la proyección de la viga por encima o por debajo de la losa (la  que sea 
mayor) pero que no exceda cuatro veces el espesor de la losa (ver la 
Figura C 13.3.)” 
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C 13.2.5. Las dimensiones especificadas en el artículo 13.2.5. para los ábacos son 
necesarias cuando se los utilice para reducir la cantidad de armadura para 
momento negativo de acuerdo con el artículo 13.3.7. ó para satisfacer algunos 
espesores mínimos de losa permitidos en el artículo 9.5.3.  Para aumentar la 
resistencia al corte de una losa se pueden utilizar ábacos con dimensiones 
menores que las especificadas en el artículo 13.2.5. 
 

 

 
 

Figura C 13.3. Sección transversal de una losa y de la viga efectiva. 
 
 
C13.3. ARMADURA DE LA LOSA 
 
C 13.3.2. El requisito de que la separación entre las barras o alambres que 
constituyen la armadura no sea mayor que 2 veces el espesor de la losa, se aplica 
únicamente a la armadura de losas macizas y no a losas nervuradas o casetonadas. 
Esta limitación está destinada a garantizar la seguridad de la losa, reducir la fisuración y 
prever la posible existencia de cargas concentradas en áreas pequeñas de la losa. (Ver el 
Comentario al artículo 10.6.). 
 
C 13.3.3. – C 13.3.5. Los momentos flexores en la unión de las losas con las vigas de 
borde puede variar mucho de acuerdo con las condiciones de apoyo. Cuando las vigas de 
borde se construyan integradas a tabiques, la losa se encontrará prácticamente 
empotrada. En otros casos, la losa podrá llegar a comportarse como simplemente apoyada 
dependiendo de la rigidez torsional de la viga de borde o del borde de la losa. Los 
requisitos de estas secciones contemplan condiciones inciertas que se producirán 
normalmente en la práctica. 
 
 
C 13.3.8. Detalles de la armadura en las losas sin vigas 
 
A partir de la edición 1989 del Código ACI-318, se eliminaron las barras dobladas de la 
Figura 13.3.8., debido a que actualmente se utilizan cada vez menos las barras dobladas,  
y resulta difícil colocarlas correctamente. No obstante, se permite colocar barras 
dobladas si se cumplen los requisitos del artículo 13.3.8.3. 
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C 13.3.8.4. Para los momentos que resultan de combinaciones de cargas laterales y 
gravitatorias, las longitudes y prolongaciones mínimas de las barras de la Figura 13.3.8, 
pueden resultar insuficientes.  
 
C 13.3.8.5. Cuando un apoyo falle o sufra algún daño, la armadura inferior continua de la 
faja de columna proporcionará a la losa cierta capacidad residual para colgarse de los 
apoyos adyacentes. Las dos barras o alambres inferiores continuos de la faja de 
columna se han denominado “armadura de integridad”, y se proporcionan para dar a 
la losa alguna capacidad residual después de una falla local de corte por 
punzonamiento en un solo apoyo. Ver la referencia 13.9.  En la edición 2002 del Código 
ACI 318, los empalmes mecánicos y soldados han sido reconocidos explícitamente como 
métodos alternativos para materializar los empalmes de las armaduras. 
 
C 13.3.8.6. Esta disposición fue incorporada al Código en 1992, a fin de requerir la misma 
"armadura de integridad” que para otras losas sin vigas en dos direcciones, ante el caso 
de falla de corte por punzonamiento en un apoyo. (Ver la Figura 13.3.8.6. para la ubicación 
de la armadura de integridad).  
 
En algunos casos, habrá suficiente espacio para que las barras inferiores adherentes 
puedan pasar bajo los conectores de corte y a través de la columna. Cuando este espacio 
sea insuficiente, las barras inferiores se pasarán a través de agujeros en los brazos de los 
conectores de corte o dentro del perímetro del collar de izaje. Los brazos de los 
conectores de corte se mantendrán tan abajo en la losa, como sea posible, para 
incrementar su efectividad. 
 
 
C 13.4. ABERTURAS EN LOS SISTEMAS DE LOSAS 
 
Ver el comentario al artículo 11.12.5.  
 
 
C 13.5. PROCEDIMIENTOS DE DISEÑO 
 
C 13.5.1. Este artículo permite al Proyectista o Diseñador Estructural efectuar el 
diseño de acuerdo con  los principios fundamentales de la mecánica estructural, 
siempre que pueda demostrar de manera explícita que se satisfacen todos los 
criterios de seguridad y de comportamiento en servicio. El diseño de la losa se 
puede realizar mediante el uso combinado de soluciones clásicas, basadas en un 
continuo elástico lineal, soluciones numéricas basadas en elementos discretos o 
análisis con el método de las líneas de fluencia; incluyendo en todos los casos la 
evaluación de las tensiones en las zonas  de los apoyos, debidas al corte, la torsión y la 
flexión. El Proyectista o Diseñador Estructural debe considerar que el diseño de un 
sistema de losas implica algo más que su análisis y debe justificar, apoyado en su 
conocimiento de las cargas esperadas y en la confiabilidad de los esfuerzos y 
deformaciones calculados para la estructura, cualquier alteración en las dimensiones 
físicas de la losa respecto de la práctica habitual. 
 
C 13.5.1.1. Para el análisis expeditivo de sistemas de losas que trabajan en dos 
direcciones bajo cargas gravitatorias, se especifican dos métodos: el Método de Diseño 
Directo, desarrollado en el artículo 13.6. y el Método del Pórtico Equivalente, descripto en 
el artículo 13.7. Las disposiciones específicas de ambos métodos están limitadas, en su 
aplicación, a sistemas de pórticos en direcciones ortogonales solicitados por cargas 
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exclusivamente gravitatorias. Ambos métodos se aplican a losas que trabajan en dos 
direcciones, ya sean con vigas en sus bordes o losas sin vigas (losas planas y placas 
planas).  En ambos métodos, en la distribución de momentos en las secciones críticas de 
la losa, se reflejan los efectos de la reducción de rigidez de los elementos debido a la 
fisuración del hormigón y a la geometría de los apoyos.  
 
En la referencia 7.19. se expresa que:  
 

“...Aunque los sistemas de losas de hormigón armado en dos direcciones, que 
incluyen losas apoyadas en los bordes y losas y placas planas se deben 
analizar y diseñar de acuerdo con las disposiciones del Capítulo 13, en 
muchos casos, sobre todo en aquellos sistemas que no cumplen los 
requisitos que permiten  realizar el análisis por medio del Método de Diseño 
Directo, algunos Proyectistas o Diseñadores Estructurales continúan 
utilizando para el caso especial de losas armadas en dos direcciones, 
apoyadas en vigas de borde relativamente altas y rígidas, en los cuatro lados 
de cada uno de los paños de losa, el método de diseño que proponía la 
edición 1963 del Código ACI 318, desarrollado originalmente por Marcus e 
introducido en Estados Unidos por Rogers. Este método se encuadra 
perfectamente en las disposiciones del artículo 13.5.1.” 

 
 
C 13.5.1.2. Durante la vida útil de una estructura, las cargas aplicadas durante la 
construcción, las cargas normales de uso, las sobrecargas previstas y los cambios de 
volumen, producirán fisuración en  la losa. La fisuración reduce la rigidez de las losas y 
aumenta la flexibilidad de la estructura frente a la acción de las cargas laterales. La 
fisuración de la losa se debe considerar en el cálculo de la rigidez, a fin de que los 
desplazamientos causados por el viento o el sismo, no resulten subestimados.  
 
El Proyectista o Diseñador Estructural puede modelar la estructura, para un análisis bajo la 
acción de cargas laterales, utilizando cualquier aproximación que demuestre satisfacer el 
equilibrio y la compatibilidad geométrica y que concuerde de manera razonable con los 
datos disponibles de ensayos. (ver las referencias 13.10. y 13.11.). El procedimiento elegi-
do incluirá la evaluación de los efectos de la fisuración así como de otros parámetros tales 
como l2 / l1, c1 /l1 y c2 /c1. En la referencia 13.12., se resumen algunos de los métodos de 
diseño disponibles. Los procedimientos considerados aceptables, incluyen: los modelos de 
elementos finitos para placas en flexión, el modelo de la viga con ancho efectivo y el 
modelo del pórtico equivalente. En todos los casos, las rigideces de los elementos 
aporticados será reducidas para considerar la fisuración. 
 
Para losas no pretensadas, se considera apropiado reducir la rigidez a flexión de la placa 
a un valor entre un medio y un cuarto de su valor sin fisurar para tener en cuenta la 
fisuración. En losas pretensadas, la rigidez es mayor que la correspondiente a la de 
losas fisuradas. Cuando el objetivo del análisis sea considerar los desplazamientos 
laterales o la amplificación de momentos, se adoptará el valor límite inferior de la rigidez 
a flexión de las placas. Cuando se realice un análisis para estudiar la interacción de una 
losa con otros elementos aporticados, tales como tabiques estructurales, podrá resultar 
apropiado considerar un rango de rigideces para la losa, de manera de evaluar la 
importancia relativa de la losa en dicha interacción.  
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C 13.5.3. Este artículo se refiere fundamentalmente a los sistemas de losas sin vigas. 
Los ensayos y la experiencia han demostrado que, a menos que se adopten medidas 
especiales para resistir los esfuerzos debidos a torsión y corte, toda la armadura 
prevista para resistir la parte del momento transmitida por flexión a la columna, se debe 
colocar entre dos líneas situadas a una distancia igual a 1,5 veces el espesor de la losa o 
ábaco, (1,5 h), a cada lado de la columna. Las tensiones de corte calculadas en la losa, 
alrededor de la columna, deben cumplir con los requisitos del artículo 11.12.2. Para 
mayores detalles con respecto a la aplicación de este artículo, ver los comentarios a los 
artículos  11.12.1.2. y 11.12.2.1. 
 
C 13.5.3.3. Los procedimientos del ACI 318-89 no han sido modificados en las últimas 
ediciones, excepto que bajo ciertas condiciones, se permite al Proyectista o Diseñador 
Estructural, ajustar el valor del momento transmitido por corte, sin revisar la dimensión de  
los elementos. La evaluación de los ensayos disponibles, indica que es posible adoptar 
cierta flexibilidad en la distribución de los momentos no balanceados, transmitidos 
por corte y flexión, tanto en los apoyos exteriores como interiores. Los apoyos 
interiores, exteriores y de esquina, se refieren a las conexiones losa-columna para las 
cuales el perímetro crítico de columnas rectangulares, tiene 4, 3 ó 2 lados respec-
tivamente. Los cambios en la edición de 1995  reconocen en cierta medida, las prácticas 
de diseño habituales, anteriores a la edición de 1971, (ver la referencia 13.13.). 
 
En los apoyos exteriores, en el caso de momentos no balanceados, alrededor de un eje 
paralelo al borde, se puede reducir la fracción del momento transmitida por excentricidad 
de corte, γv Mu,  siempre que el corte mayorado en el apoyo (excluyendo el corte producido 
por la  transferencia de momento) no exceda el 75 % de la capacidad al corte φVc , como 
se define en el artículo 11.12.2.1, para columnas de borde; ó 50 % en columnas de 
esquina. Los ensayos descriptos en las referencias 13.14. y 13.15., indican que, en dichos 
casos, no hay una interacción significativa entre el corte y el momento no 
balanceado en los apoyos exteriores. Nótese que a medida que γv Mu  decrece, γf Mu 
aumenta. 
 
La evaluación de ensayos de apoyos interiores, indica que también es posible cierta 
flexibilidad en la distribución de los momentos no balanceados, por corte y flexión, pero 
con limitaciones más severas que en el caso de apoyos exteriores. En apoyos interiores, 
se permite incrementar, hasta en un 25 %, el momento no balanceados transmitido 
por flexión, siempre que el corte mayorado (excluyendo el corte producido por el 
momento transferido) en el apoyo interior, no exceda el 40 % de la capacidad al 
corte φVc, como se define en el artículo 11.12.2.1.  
 
Los ensayos de uniones losa-columna, indican que se requiere un alto valor de 
ductilidad, debido a que la interacción entre el corte y el momento no balanceado es 
crítica. Cuando el corte mayorado es grande, la unión losa-columna no siempre puede 
brindar el anclaje a toda la armadura dispuesta en el ancho efectivo. Las modificaciones 
especificadas en el artículo 13.5.3.3., para las uniones losa-columna de borde, de esquina 
o interior, sólo se permiten cuando la cuantía de armadura (dispuesta dentro del ancho 
efectivo) requerida para desarrollar el momento no equilibrado γf Mu, no exceda 0,375 ρb . 
La utilización de la expresión (13-1), sin las modificaciones permitidas por el artículo 
13.5.3.3, generalmente indica condiciones de sobre tensión en el nudo. Las disposiciones 
del artículo 13.5.3.3. intentan mejorar el comportamiento dúctil del nudo losa-columna. 
Cuando se produce una inversión de momento en las caras opuestas de un apoyo interior, 
tanto la armadura superior como la inferior deberán estar concentradas dentro del ancho 
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efectivo. Se ha observado que resulta apropiado adoptar una relación de 2, entre  la 
armadura superior y la inferior.  
 
 
C 13.6. MÉTODO DE DISEÑO DIRECTO 
 
El método de diseño directo consiste en un conjunto de reglas para la distribución 
de momentos a las secciones de losa y de vigas para satisfacer simultáneamente 
los requisitos de seguridad y la mayoría de los requisitos de comportamiento en 
servicio. Su aplicación implica tres pasos fundamentales: 
 

1. Determinación del momento isostático mayorado total (artículo 13.6.2.). 

2. Distribución del momento isostático mayorado total a las secciones de momentos 
negativos y positivos (artículo 13.6.3.). 

3. Distribución de los momentos mayorados negativos y positivos entre las fajas de 
columnas e intermedia, y en las vigas, si existen (ver los artículos 13.6.4. a 13.6.6.). 
La distribución de momentos entre las fajas de columnas e intermedia se utiliza 
también en el método del pórtico equivalente (ver el artículo 13.7.). 

 
C 13.6.1. Limitaciones 
 
El Método de Diseño Directo se desarrolló a partir de tres elementos: (1) los 
procedimientos teóricos para la determinación de momentos en losas con y sin vigas; (2) 
el requisito de disponer de procedimientos simples de diseño y construcción; y (3) los 
precedentes obtenidos del comportamiento de sistemas de losas. En consecuencia, los 
sistemas de losas que se vayan a diseñar con el Método de Diseño Directo, deben 
cumplir con las limitaciones indicadas en este artículo.  
 
C 13.6.1.1. La razón fundamental para la limitación establecida en este artículo, es la 
magnitud de los momentos negativos en el apoyo interior en una estructura que 
tenga sólo dos tramos continuos. Las reglas establecidas para el Método de Diseño 
Directo, suponen implícitamente que el sistema de losas no tiene la rotación restringida ni 
es discontinuo, en la primera sección interior de momento negativo. 
 
C 13.6.1.2. Si la relación entre  las luces (luz mayor/luz menor) de una losa excede de 2, la 
losa resistirá el momento principalmente según la luz menor, como en una losa que 
trabaja en una sola dirección.  
 
C 13.6.1.3. Esta limitación se relaciona con la posibilidad de que existan momentos 
negativos en puntos que se encuentran más alejados del adoptado para  terminar la 
armadura de momentos negativos, de acuerdo con lo especificado en la Figura 13.3.8.  
 
C 13.6.1.4. Las columnas se pueden apartar, dentro de ciertos límites especificados, de 
una cuadrícula rectangular. Como límite superior para este apartamiento, se establece 
una falta de alineamiento acumulativa total de un 20 % de la longitud del vano.  
 
C 13.6.1.5. El Método de Diseño Directo tiene su fundamento  en ensayos realizados 
con cargas gravitatorias uniformes y en las reacciones resultantes en las columnas, 
determinadas por la estática (ver la referencia 13.16.). Las cargas laterales (de viento, 
sísmicas, etc.) requieren un análisis del sistema como pórtico. Las losas de fundación que 
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trabajan en forma invertida, diseñadas como losas que trabajan en dos direcciones (ver el 
artículo 15.10.), implican la aplicación de cargas conocidas por medio de las columnas. 
Por lo tanto, aún suponiendo que la reacción del suelo es uniforme, se requiere un análisis 
del sistema como pórtico. 
 
En la edición de 1995 del Código ACI-318, el límite de aplicabilidad del Método de Diseño 
Directo respecto a la relación entre sobrecarga y carga permanente, se redujo de 3 a 
2. En la mayoría de los sistemas de losas, la relación entre la sobrecarga y la carga 
permanente resulta menor que 2, por lo que no suele ser necesario obtener 
envolventes para diferentes distribuciones de carga.  
 
C 13.6.1.6. A menos que se cumplan los requisitos establecidos para las rigideces, la 
distribución elástica de los momentos, se apartará significativamente de la prevista por el 
Método de Diseño Directo.  
 
C 13.6.1.7. La redistribución de momentos permitida por el artículo 8.4. no se debe 
aplicar cuando se utilizan los valores aproximados para los momentos de flexión, 
calculados con el Método de Diseño Directo. Sólo se permite una modificación del 10 %, 
de acuerdo con el artículo  13.6.7.  
 
C 13.6.1.8. El Proyectista o Diseñador Estructural puede usar el Método de Diseño 
Directo, aún cuando la estructura no cumpla con las limitaciones dadas en este artículo, 
siempre que se pueda demostrar, por medio del análisis, que la limitación particular 
no se aplica a esa estructura. Por ejemplo, en el caso de un sistema de losa que soporta 
una carga inmóvil (por ejemplo, un depósito de agua, en el cual se espera que la carga 
sobre todas las losas sea la misma), el Proyectista o Diseñador Estructural no necesita 
cumplir con las limitaciones  establecidas para la sobrecarga en el artículo 13.6.1.5. 
 
C 13.6.2. Momento isostático mayorado total para un tramo 
 
C 13.6.2.2. La expresión (13-4) se desprende directamente de la deducción de Nichol (ver 
la referencia 13.17.) con la suposición simplificada de que las reacciones están 
concentradas a lo largo de las caras del apoyo perpendicular al tramo considerado. 
En general, al Proyectista o Diseñador Estructural le resultará conveniente calcular los 
momentos isostáticos para dos mitades de losas adyacentes, lo cual incluye una faja de 
columnas con media faja intermedia a cada lado. 
 
C 13.6.2.5. Si un elemento de apoyo no tiene sección transversal rectangular o si los lados 
del rectángulo que constituyen sus caras,  no son paralelos a los tramos, dicho elemento 
se tratará como un apoyo cuadrado que tenga la misma área, (ver la  Figura 13.6.2.5.).  
 
C 13.6.3. Momentos mayorados negativos y positivos 
 
C 13.6.3.3. Los coeficientes de momento para un tramo extremo, se calculan a partir 
de las expresiones para la rigidez de la columna equivalente, obtenidas de las 
referencias 13.18., 13.19. y 13.20. Los coeficientes para un borde no restringido (articula-
do), se deberían utilizar, por ejemplo, cuando la losa estuviera simplemente apoyada sobre 
un tabique o muro de mampostería o tabique de hormigón. Los coeficientes correspon-
dientes a un borde restringido (empotrado) serían aplicables cuando la losa se construyera 
monolíticamente con un tabique de hormigón que tuviera una rigidez a la flexión tan 
grande, comparada con la de la losa, que asegurase una muy pequeña rotación en la 
sección de vinculación entre losa y tabique. 
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Para bordes que no se encuentren total o parcialmente empotrados , los coeficientes 
de la Tabla 13.6.3.3. se han establecido  de manera que se encuentren cerca del 
límite superior del rango correspondiente a los momentos positivos y a los 
momentos negativos interiores. En consecuencia, los momentos negativos exteriores 
usualmente resultan  más cercanos al límite inferior. La capacidad para momentos 
negativos en los tramos exteriores, en la mayoría de los sistemas de losas, estará regida 
por la armadura mínima necesaria para controlar la fisuración. Los coeficientes finales 
establecidos, se han ajustado de manera que la suma absoluta de los momentos 
positivos y los momentos negativos promedio sea igual a M0. 
 
Para sistemas de losas que trabajan en dos direcciones, con vigas entre los apoyos 
en todos los lados (losas cruzadas convencionales), se deben aplicar los 
coeficientes de momento de la columna (2). Para sistemas de losas sin vigas entre 
los apoyos interiores (losas sin vigas), se deben aplicar los coeficientes de 
momento de las columnas (3) ó (4), sin viga de borde (perimetral) o con ella, 
respectivamente, según corresponda. 
 
En la edición de 1977 del ACI-318, se establecían factores de distribución en función de la 
relación de rigidez del apoyo exterior equivalente, para distribuir el momento isostático 
total mayorado M0 en los tramos extremos. Se puede utilizar este criterio, en lugar de los 
valores dados en el artículo 13.6.3.3.  
 
C 13.6.3.4. En el diseño del elemento de apoyo, se debe considerar la diferencia de 
momentos en la losa a cada lado de la columna u otro tipo de apoyo. Si se hace un 
análisis para distribuir los momentos no balanceados, la rigidez a la flexión se puede 
calcular considerando la sección total de hormigón de los elementos involucrados.  
 
C 13.6.3.5. Los momentos perpendiculares a la estructura de la losa y en el borde de 
ésta, se deben transmitir a las columnas o tabiques de apoyo. Se investigarán también los 
esfuerzos de torsión provocados por el momento asignado a la losa.  
 
C 13.6.4, C 13.6.5 y C 13.6.6. Momentos mayorados en las fajas de columna, vigas y 
fajas intermedias 
 
Las reglas suministradas para asignar momentos a las fajas de columnas, vigas y fajas 
intermedias, surgen de estudios  en losas linealmente elásticas, con diferentes rigideces 
en las vigas (ver la referencia 13.21.), calibradas por coeficientes de momento que han 
demostrado su adecuación a través de la experiencia previa exitosa. 
 
Para establecer los momentos en la mitad de la faja de columna adyacente a un borde 
apoyado en un tabique, se puede suponer que ln, en la expresión (13-4), es igual a ln  del 
tramo entre columnas, paralelo adyacente, y el tabique se puede considerar como una 
viga que tiene un momento de inercia Ib igual a infinito.  
 
C 13.6.4.2. El propósito del parámetro βt de rigidez a la torsión, es asignar todo el 
momento negativo exterior mayorado a la faja de columna y nada a la faja 
intermedia, a menos que la rigidez a la torsión de la viga, en relación con la rigidez a la 
flexión de la losa apoyada, sea elevada. En la definición de βt, el módulo de corte se ha 
adoptado  como Ecb /2.  
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Cuando se utilicen tabiques como apoyos a lo largo de los ejes de las columnas, los 
mismos se podrán considerar como vigas muy rígidas con un valor de αf1 l2 / l1  > 1.  
 
Cuando el apoyo exterior consista en un tabique perpendicular a la dirección en la que se 
determinen los momentos, βt  se puede considerar igual a cero (βt =0), si el tabique es de 
albañilería sin resistencia a la torsión, y  βt  se puede considerar como 2,5 para un tabique 
de hormigón con alta resistencia a la torsión, ejecutado monolíticamente con la losa. 
 
C 13.6.5. Momentos mayorados en las vigas 
 
Las cargas asignadas directamente a las vigas, se deben adicionar a la carga 
permanente uniforme de la losa; a las cargas permanentes uniformes sobreim-
puestas de la misma, tales como cielorraso, contrapiso, piso o cargas equivalentes a los 
tabiques que pudieran existir, así como a las sobrecargas uniformemente distribuidas; 
todas las cuales normalmente están incluidas en el valor de qu, en la expresión (13-4). Las 
cargas aplicadas directamente a las vigas, incluyen a las cargas lineales provenientes 
de tabiques divisorios sobre (o a lo largo de) los ejes de las vigas; las cargas 
concentradas, como los pilares dispuestos sobre las vigas, o cargas suspendidas 
directamente desde ellas; más las cargas permanentes (lineales) adicionales de las que 
sobresalen del espesor de la losa para configurar la viga. Con el propósito de asignar las 
cargas aplicadas directamente a las vigas, sólo se deben considerar las que están 
situadas dentro del ancho del alma de la viga. (El ancho efectivo de la viga se define en 
el artículo 13.2.4. y sólo se debe utilizar para calcular la resistencia y la rigidez relativa). 
Las cargas lineales y las cargas concentradas que actúan sobre la losa, en puntos 
alejados del alma de la viga, requieren una consideración especial a los efectos de 
determinar su distribución entre la losa y las vigas. 
 
C 13.6.8. Esfuerzo de corte mayorado en los sistemas de losas con vigas  
 
En la Figura 13.6.8, se ha sombreado el área tributaria a utilizar para calcular el corte 
en una viga interior. Si la rigidez de la viga (αf1 l2 / l1 ) <  1, el corte en la viga se 
puede obtener por interpolación lineal. Para estos casos, de vigas de rigidez reducida, 
las vigas  aporticadas con las columnas, no tomarán todo el esfuerzo de corte aplicado a la 
columna. La parte restante del esfuerzo producirá un esfuerzo de corte en la losa, 
alrededor de la columna, que se debe verificar de la misma forma que para losas sin vigas, 
como se establece en el artículo 13.6.8.4. Los artículos 13.6.8.1. a 13.6.8.3. inclusive, no 
se aplican al cálculo de los momentos torsores en las vigas. Estos momentos se deben 
calcular a partir de los momentos flexores que actúan a los costados de la viga.  
 
C 13.6.9. Momentos mayorados en las columnas y en los tabiques 
 
La expresión (13-7) se refiere a dos tramos adyacentes, uno de los cuales es mayor que el 
otro, con la carga permanente completa más la mitad de la sobrecarga actuando en el 
tramo mayor, y únicamente la carga permanente actuando en el tramo menor.  
 
El diseño y detallado de la armadura para transferir el momento desde la losa a la 
columna de borde es crítico, tanto para el comportamiento en servicio como para la 
seguridad de las losas sin vigas o losas sin viga de borde o para losas en voladizo. 
Es importante que los planos de diseño muestren en forma completa los detalles del 
proyecto como, por ejemplo,  la concentración de armadura sobre la columna donde se 
tendrá una separación menor por la presencia de armadura adicional. 
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C 13.7. MÉTODO DEL PÓRTICO EQUIVALENTE 
 
El Método del Pórtico Equivalente implica la representación del sistema 
tridimensional de losa mediante una serie de pórticos bidimensionales, que se 
analizan para las cargas que actúan en su plano. Los momentos negativos y positivos 
así determinados, en las secciones críticas de diseño del pórtico, se distribuyen a las 
secciones de la losa, de acuerdo con los artículos 13.6.4., 13.6.5. y 13.6.6. El Método del 
Pórtico Equivalente está sustentado en los estudios descriptos en las referencias 13.18., 
13.19. y 13.20. Muchos de los detalles sobre el Método del Pórtico Equivalente, que se 
incluyeron en la edición 1989 de los Comentarios al ACI-318, han sido suprimidos en las 
ediciones posteriores a 1995. Es posible encontrar varios sistemas computacionales para 
resolver sistemas de losas con el Método del Pórtico Equivalente. Incluso, la mayoría de 
los textos de diseño de estructuras de hormigón armado incluyen detalles sobre el Método 
del Pórtico Equivalente. 
 
C 13.7.2. Definición del Método  
 
La aplicación del Método del Pórtico Equivalente al caso de una estructura regular, se 
ilustra en la Figura 13.7.2. El sistema tridimensional se divide en una serie de pórticos 
planos (pórticos equivalentes), centrados en los ejes de las columnas o de los apoyos, con 
cada pórtico abarcando la altura total de la estructura. El ancho de cada Pórtico 
Equivalente, está limitado por los ejes centrales de los paños de losas adyacentes. El 
análisis completo del sistema de losas de un edificio se realiza entonces,  considerando 
una serie de Pórticos Equivalentes (interiores y exteriores) que se extienden en la 
dirección longitud y transversal de la estructura. 
Cada Pórtico Equivalente consta de tres partes:  

1) La fanja de losa horizontal, que incluye cualquier viga que se extienda en la dirección 
del pórtico,  

2) Las columnas u otros elementos verticales de apoyo, que se extiendan por arriba y 
por debajo de la losa; y  

3) Los elementos de la estructura que permiten una transferencia de momentos entre 
los elementos horizontales y los verticales. 

 
C 13.7.3. Sistema losa-viga 
 
C 13.7.3.3.  A los fines de este artículo un apoyo se define como una columna, capitel, 
cartela o tabique, mientras que una viga no está considerada como elemento de apoyo 
para el pórtico equivalente. 
 
C 13.7.4. Columnas    
 
La rigidez de las columnas se calcula considerando su longitud  desde el plano medio de 
la losa superior hasta el plano medio de la losa inferior. El momento de inercia de la 
columna se calcula considerando su sección transversal, considerando el incremento de la 
rigidez proporcionado por el capitel, si lo hubiera. 
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Cuando se realice un análisis de los sistemas losa-viga en forma aislada del pórtico 
completo, bajo la acción de cargas gravitatorias, se utilizará el concepto de columna 
equivalente, que combina la rigidez del sistema losa-viga y el elemento torsional, en un 
único elemento compuesto. La flexibilidad de la columna se modificará para considerar la 
flexibilidad torsional de la unión losa-columna, lo cual reducirá su eficiencia para la 
transmisión de momentos. La columna equivalente se debe configurar como una columna 
real que se extiende por arriba y por debajo del sistema losa-viga, más los elementos 
torsionales “agregados” a cada lado de la columna y que se extienden hasta el eje del 
paño adyacente, como se ilustra en la Figura 13.7.4.  
 
C 13.7.5. Elementos torsionales 
 
El cálculo de la rigidez de los elementos torsionales se fundamenta en varias 
hipótesis simplificativas. Si no existen vigas que formen pórtico con la columna, se 
supondrá, como viga efectiva, una fracción de la losa igual al ancho de la columna o 
capitel. Si existen vigas que lleguen a la columna, se asumirá un comportamiento de viga 
T o viga L, con alas que se prolongan a cada lado de la viga una distancia igual a la 
proyección de la viga hacia arriba, o hacia abajo, de la losa, pero no mayor de cuatro 
veces el espesor de la losa. Además, se supondrá que no se produce ninguna rotación por 
efecto de la torsión en la viga, en el ancho abarcado por el apoyo.  
 
Las secciones de los elementos a ser utilizadas para calcular la rigidez torsional se definen 
en el artículo 13.7.5.1. En la edición de 1989 del Código ACI-318, la expresión (13-6) 
especificaba el coeficiente de rigidez Kt de los elementos torsionales. En ediciones 
posteriores, la expresión para el cálculo aproximado de Kt se ha trasladado a los  
comentarios, y la expresión para la constante torsional (que estaba en la expresión (13-7), 
en la edición de 1989), está ahora definida en la Simbología del artículo 13.0.  
 
Estudios realizados con análisis tridimensionales de diversas configuraciones de losas, 
permiten concluir que se puede obtener un valor razonable de la rigidez a la torsión, 
suponiendo una distribución de momento a lo largo del elemento solicitado a torsión, que 
varía linealmente desde un máximo en el centro de la columna, hasta cero a en la mitad de 
la losa. La distribución supuesta del momento unitario de torsión a lo largo de la línea de 
eje de columna se ilustra en la Figura 13.7.5.  
 
 

 
 
 

Figura C 13.7.5.  Distribución de momentos torsores a lo largo del eje 
A-A de la Figura 13.7.4. 

 
 
Una expresión aproximada para la rigidez del elemento torsional, basada en lo 
resultados de análisis tridimensionales de varias configuraciones de losas (Ver las 
referencias 13.18., 13.19. y 13.20.) es:  
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En el artículo 13.0 se especifica la expresión para determinar el valor de C . 
 
 
C 13.7.6. Ubicación de la sobrecarga 
 
El criterio de considerar únicamente tres cuartas partes de la sobrecarga mayorada 
total para la combinación de carga que produce el momento máximo, se basa en el 
hecho de que los momentos máximos positivos y negativos, debidos a la 
sobrecarga, no pueden ocurrir simultáneamente y que se puede producir esta 
redistribución de los momentos máximos, antes que se alcance la falla. Este 
procedimiento permite, en efecto, algunas sobre tensiones localizadas bajo la acción de la 
sobrecarga mayorada total, cuando ésta se distribuye en la forma prescrita; pero aún así,  
permite asegurar que la capacidad última del sistema de losas, después de la 
redistribución de momentos, no es menor que la requerida para soportar las 
sobrecargas y las cargas permanentes, mayoradas, en todas las losas. 
 
C 13.7.7. Momentos mayorados 
 
C 13.7.7.1. – C 13.7.7.3. Estos artículos permiten ajustar los momentos negativos mayo-
rados en las caras de los apoyos. Este ajuste se modifica en los apoyos exteriores, para 
limitar las reducciones en el momento negativo exterior. La Figura 13.6.2.5 ilustra varios 
casos de apoyos rectangulares equivalentes,  como ejemplo de los que se pueden utilizar 
para definir las caras de los apoyos cuando se diseñan losas con apoyos no rectangulares. 
 
C 13.7.7.4. Las ediciones previas del código ACI-318 incluían este artículo, que se 
fundamenta en el principio de que,  si se prescriben dos métodos diferentes para obtener 
una respuesta en particular, el código no debe requerir un valor mayor que el menor 
valor aceptable. Debido a la experiencia, extensa y satisfactoria, obtenida con los diseños 
realizados con los momentos isostáticos mayorados, que no exceden de los 
proporcionados por la expresión (13-4), se considera que estos valores son satisfactorios 
para el diseño, cuando se cumplen las limitaciones aplicables.  
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 14. TABIQUES 
 
 
 
 
 
 
C 14.0. SIMBOLOGÍA  
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA). 
 
 
C 14.1.  CAMPO DE VALIDEZ 
 
El Capítulo 14 de este Reglamento se aplica generalmente a tabiques portantes o sea a 
elementos que soportan cargas verticales. En cambio los tabiques o muros de 
contención en voladizo se diseñan de acuerdo con las disposiciones de diseño por 
flexión establecidas en el Capítulo 10. 
 
Los tabiques diseñados para resistir esfuerzos de corte, como los tabiques de corte, se 
deben diseñar de acuerdo con el Capítulo 14 y el artículo 11.10. según sea aplicable. 
 
  
C 14.2. REQUISITOS GENERALES  
 
Los tabiques se deben diseñar para resistir todas las cargas a las que pudieran estar 
sometidos, incluyendo cargas axiales excéntricas y fuerzas horizontales. 
 
El diseño se debe realizar de acuerdo con el artículo 14.4., a menos que el tabique 
verifique las exigencias del artículo 14.5.1. 
 
 
C 14.3. ARMADURA MÍNIMA 
 
Los requisitos del artículo 14.3 de este Reglamento son similares a aquellos que existían 
en versiones anteriores del Código ACI 318, y se aplican a aquellos tabiques diseñados de 
acuerdo con los artículos 14.4., 14.5. ó 14.8. 
 
Para tabiques que soportan fuerzas horizontales de corte en su plano, el diseño de la 
armadura, de acuerdo con los artículos 11.10.9.2. y 11.10.9.4. puede exceder el valor de la 
armadura mínima especificada en el artículo 14.3. 
 
La simbología utilizada para identificar la dirección de la armadura de corte distribuida en 
los tabiques, se actualizó en la edición 2005 del Código ACI, con el fin de eliminar 
conflictos entre la simbología utilizada en los Capítulos 11 y 14 para los tabiques 
estructurales habituales y la simbología utilizada en el Capítulo 21 del Código para los 
tabiques estructurales sismorresistentes (cabe aclarar que ese Capítulo 21 no ha sido 
adoptado por el CIRSOC, dado que el Reglamento INPRES-CIRSOC 103, Parte II-2005 
desarrolla en forma completa este tipo de estructuras). 
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En esta edición 2005, la armadura distribuida se identifica en función de su orientación 
paralela ya sea al eje vertical u horizontal del tabique. 
 
De esta forma, para segmentos verticales de tabique, la simbología utilizada para describir 
la cuantía de armadura horizontal distribuida será ρt , y la simbología utilizada para 
describir la cuantía de armadura vertical distribuida sera ρl . 
 
 
C 14.5. MÉTODO DE DISEÑO EMPÍRICO 
 
El método de diseño empírico se aplica únicamente a los tabiques con sección 
transversal rectangular llena. Todos los tabiques con otras  formas de sección trans-
versal se deben diseñar de acuerdo con el artículo 14.4. 
 
Para determinar la excentricidad total e de la carga axial mayorada Pu , se deben 
considerar tanto las cargas excéntricas como las horizontales. 
 
El método de diseño empírico se puede utilizar cuando la carga resultante de considerar 
todas las cargas aplicables, se ubica dentro del tercio medio del espesor del tabique 

(excentricidad 
6
he ≤ ) en todas las secciones a lo largo de la longitud del tabique no 

deformado. 
 

 
Figura C 14.5. Comparación entre el diseño empírico de tabiques según la 

expresión (14-1) y la propuesta del artículo 14.4 (tabiques 
diseñados como elementos en compresión). 
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El dimensionamiento se realizará considerando a Pu como una carga centrada. La carga 
axial mayorada Pu debe ser igual o menor que la resistencia axial de diseño φ Pn obtenida 
a partir de la expresión (14-1); o sea Pu ≤ φ Pn . 
 
La expresión utilizada para determinar la resistencia de tabiques se fundamenta en la 
suposición de un tabique con sus extremos superior e inferior fijos frente a despla-
zamientos horizontales y con empotramiento en un extremo, correspondiente a un factor 
de longitud efectiva k  entre 0,8 y 0,9. 
 
Los valores de resistencia a cargas axiales, determinados a partir de la expresión original, 
no resultaron conservadores en comparación con los resultados obtenidos en los ensayos  
descriptos en la referencia 14.1. para  tabiques articulados en ambos extremos, como 
ocurre en algunas aplicaciones, prefabricación, o tabiques izados, o cuando la parte 
superior del tabique no esté arriostrada de manera efectiva para evitar el desplazamiento, 
como ocurre con tabiques libres o en grandes estructuras donde pueden ocurrir 
deformaciones importantes de los diafragmas de cubierta debidas a la acción del viento o 
del sismo. 
 
En la referencia 14.2. se dan valores del factor de longitud efectiva, k, para condiciones 
de borde habituales en los tabiques. 
 
La condición de extremo empotrado para un factor k = 0,8 implica la fijación del tabique a 
un elemento con una rigidez a la flexión EI/l,  que debe ser como mínimo igual a la del 
tabique. 
 
El término correspondiente a la esbeltez, en la expresión (14-1) da como resultado 
resistencias comparables con las obtenidas por aplicación del artículo 14.3. ó el 14.4., para 
elementos cargados en el tercio medio del espesor con diferentes condiciones de borde y 
de arriostramiento intermedio. Ver la Figura C 14.5. 
 
C 14.5.3. Espesor mínimo de tabiques diseñados por el método empírico 
 
Los requerimientos de espesor mínimo no necesitan aplicarse a tabiques diseñados de 
acuerdo al artículo 14.4. 
 
 
C 14.8. DISEÑO ALTERNATIVO PARA TABIQUES ESBELTOS 
 
El artículo 14.8. está fundamentado en la referencia 14.3. y en investigaciones experimen-
tales descriptas en la referencia 14.4. 
 
El procedimiento descripto en este artículo se presenta como una alternativa a las especifi-
caciones dadas en el artículo 10.10. para el cálculo transversal de tabiques constituidos 
por paneles prefabricados, que están restringidos contra el volcamiento en su parte 
superior. 
 
El procedimiento, tal como se describe en la referencia 14.3. ha sido adaptado desde un 
cálculo clásico al método de diseño límite. 
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Los paneles que tienen ventanas u otras aberturas de gran tamaño se consideran 
como paneles que no tienen una sección transversal constante en toda su altura, de 
manera tal que se deben diseñar considerando los efectos de tales aberturas. 
 
En las referencias 14.5. y 14.6. se tratan varios aspectos relativos al diseño de tabiques y 
edificios construidos con el sistema de tabiques izados, tipo tilt-up. 
 
C 14.8.2.3. Este artículo se ha actualizado en el Código ACI 318-2005 con el fin de reflejar 
el cambio del enfoque de diseño que se introdujo en el artículo 10.3. del Código ACI 318-
2002. El requisito anterior, que especificaba que la cuantía de armadura ρ debía ser igual 
o menor que 0,6 ρb , fue reemplazado por el requisito que establece que el tabique debe 
ser controlado por tracción, con lo cual se obtiene aproximadamente la misma cuantía 
de armadura. 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 15.  
 
ZAPATAS Y CABEZALES DE PILOTES 
 
 
 
 
 
 
C 15.0. SIMBOLOGÍA  
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA). 
 
 
C 15.1.  CAMPO DE VALIDEZ 
 
 
Si bien las disposiciones del Capítulo 15 se aplican a zapatas de fundación aisladas en 
las que se apoyan columnas o tabiques aislados, la mayoría de los conceptos también se 
pueden aplicar, en general, a cabezales aislados, y a zapatas combinadas y a plateas de 
fundación que soporten varias columnas o tabiques, o a una combinación de ambas. (ver 
las referencias 15.1. y 15.2.). 
 
Cuando se opte por suponer una distribución lineal de tensiones en el terreno (para 
zapatas aisladas o combinadas, y losas de fundación), o esfuerzos de distribución lineal en 
los pilotes (para cabezales), la altura de las zapatas y cabezales se debe adoptar de 
manera tal que se asegure su comportamiento como cuerpo rígido. Por el contrario, en el 
caso de zapatas, plateas o cabezales flexibles, la distribución de tensiones en el terreno o 
de esfuerzos en los pilotes se debe determinar mediante un análisis que tenga en cuenta 
la interacción entre el elemento de fundación y el terreno. En el caso particular de 
superestructuras muy rígidas se debe considerar la interacción superestructura-fundación-
terreno para la determinación de dichas tensiones en el terreno o esfuerzos en los pilotes. 
 
 
C 15.2. CARGAS Y REACCIONES  
 
Una vez que se ha determinado la presión admisible del suelo o la capacidad de carga 
admisible del pilote mediante los principios de la mecánica de suelos, y de acuerdo con los 
reglamentos aplicables, se debe establecer el tamaño del área de la base de la zapata 
sobre el suelo, o el número y distribución de los pilotes, a partir de las cargas no 
mayoradas (de servicio) como D, L, W, E, etc.,  para cualquier combinación de cargas 
que resulte determinante para el diseño. 
 
Las zapatas y los cabezales se deben diseñar para soportar las cargas mayoradas 
aplicadas y las reacciones inducidas, incluyendo cargas axiales, momentos y cortes que 
deben ser soportados por la base de la zapata o por el cabezal. 
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Este Reglamento establece que se deben transmitir a la zapata únicamente los 
momentos extremos determinados en la base de la columna (o pedestal); no es 
necesario considerar, en la transmisión de fuerzas y momentos a las zapatas y 
cabezales, el requisito mínimo de excentricidad por consideraciones de esbeltez indicado 
en el artículo 10.12.3.2. 
 
En aquellos casos en que se tengan que considerar cargas excéntricas o momentos, los 
valores de la máxima presión en el suelo, o de la máxima reacción en los pilotes, 
deben quedar comprendidos dentro de valores admisibles.  De igual modo, las 
reacciones resultantes debidas a la combinación de cargas de servicio con los momentos 
y/o cortes provocados por las cargas de viento o sismo, no deben exceder los valores 
incrementados  que pudieran ser permitidos por los Reglamentos u otros documentos 
específicos de aplicación. 
 
Para dimensionar una zapata o un cabezal de pilotes por resistencia, se debe 
determinar la presión de contacto del suelo o la reacción del pilote debida a las cargas 
mayoradas aplicadas (ver el artículo 8.1.1.) En el caso de una zapata aislada, cargada 
céntricamente, la reacción del suelo qs  debida a las cargas mayoradas se determina 
mediante la siguiente expresión: 
 

f
s A

Uq =  

 
 
siendo: 
 

U la carga centrada mayorada que debe ser soportada por la zapata, 
 
Af el área de la base de la zapata, determinada mediante los principios 

indicados en el artículo 15.2.2., utilizando las cargas no mayoradas y la 
presión admisible del suelo. 

 
Se hace notar que  qs  es tan sólo una reacción calculada para la carga mayorada, que se 
utiliza para producir en la zapata, o en el cabezal, las mismas condiciones requeridas de 
resistencia, (en lo que respecta a flexión, corte y longitud de anclaje de la armadura), que 
en cualquier otro elemento estructural. 
 
En el caso de cargas excéntricas, los factores de carga pueden causar excentricidades y 
reacciones diferentes de las obtenidas con las cargas no mayoradas. 
 
 
 
C 15.4. MOMENTOS EN ZAPATAS Y CABEZALES 
 
 
C 15.4.4. La armadura en la dirección menor de zapatas rectangulares se debe distribuir 
de manera de colocar el área de acero dada por la expresión (15-1) en una faja cuyo 
ancho sea igual a la longitud del lado menor de la zapata. Dicha faja debe ser centrada 
respecto del eje de la columna. La armadura restante, exigida en la dirección menor, se 
debe distribuir equitativamente sobre los dos segmentos fuera del ancho de dicha faja 
central, una mitad en cada segmento. 
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La distribución de armaduras indicada en el artículo 15.4.4. no es adecuada para el 
caso de cabezales, en los que la armadura se debe concentrar en coincidencia con la 
ubicación de las fajas en las que se encuentran los pilotes. 
 
 

 
 
 

Figura C 15.4.  Distribución de la armadura para flexión. 
 
 
C 15.5. ESFUERZO DE CORTE EN ZAPATAS Y CABEZALES 
 
C 15.5.1. y C 15.5.2. La resistencia al corte de las zapatas y cabezales se debe determinar 
para la más exigente de las condiciones establecidas en los artículos 11.12.1.1. ó 
11.12.1.2. La ubicación de la sección crítica para el corte se determina a partir de la cara 
del elemento soportado (columna, tabique, pedestal o muro), salvo para el caso de 
elementos apoyados sobre placas base de acero. 
 
La determinación del corte exige que la presión de apoyo del terreno qs ,se obtenga a 
partir de las cargas mayoradas y que el diseño se desarrolle de acuerdo con las 
expresiones apropiadas del Capítulo 11. 
 
Cuando resulte necesario, se puede investigar, de acuerdo con el artículo 11.12.1.2., el 
corte alrededor de los pilotes individuales. Si en la determinación del corte los perímetros 
se superponen, el perímetro crítico modificado bo se debe determinar como aquella 
fracción de la envolvente más pequeña de los perímetros para corte individuales, que en 
realidad resistirá el corte crítico para el grupo considerado. En la figura C 15.5. se ilustra 
una situación como la descripta. 
 



 
 
Reglamento Argentino de Estructuras de Hormigón                                                                                      Com. Cap. 15 - 260 

C 15.5.3. Los cabezales escalonados, por estar apoyados sobre pilotes con distinto nivel 
superior se pueden diseñar utilizando modelos de bielas tridimensionales que verifiquen 
las condiciones del Apéndice A. (Ver la referencia 15.3.).  La resistencia efectiva a la 
compresión del hormigón debe ser la indicada en el artículo A.3.2.2.b) ya que en los 
cabezales de pilotes generalmente no resulta factible proveer armadura de confinamiento 
que verifique los artículos A.3.3.1. y A.3.3.2. 
 
C 15.5.4. Cuando los pilotes estén ubicados dentro de las secciones críticas, a una 
distancia d ó d/2 a partir del borde de la columna, para la determinación del corte en una o 
dos direcciones respectivamente, se debe considerar un límite superior para la resistencia 
al corte en la sección adyacente a la cara de la columna. La referencia 15.4. ofrece una 
guía para esta situación. 
 
 

 
 

Figura C 15.5.  Perímetro crítico para  corte  modificado  cuando hay 
superposición. 

 
 
C 15.8.  TRANSMISIÓN DE ESFUERZOS EN LA BASE DE COLUMNAS, TABI-

QUES, O PEDESTALES ARMADOS 
 
 
En el artículo 15.8. se establecen los requisitos específicos para la transmisión de los 
esfuerzos desde una columna, tabique o pedestal (elemento apoyado) hacia un zapata, 
cabezal o pedestal (elemento de apoyo). La transmisión de los esfuerzos se debe efectuar 
mediante apoyo sobre el hormigón (sólo para fuerzas de compresión) y mediante 
armadura (para fuerzas de tracción o de compresión). La armadura puede estar 
constituida por barras de armadura en espera, pernos de anclaje o conectores mecánicos 
adecuados. 
 
Las condiciones establecidas en el artículo 15.8.1. se aplican tanto a la construcción “in 
situ” como a la construcción con elementos prefabricados. En el artículo 15.8.2. se 
establecen condiciones adicionales para la construcción “in situ”. En el artículo 15.8.3. 
se establecen condiciones adicionales para la construcción con elementos 
prefabricados. 
 
C 15.8.1.1. Las tensiones de compresión se pueden transmitir a la zapata, cabezal o 
pedestal de apoyo por medio del aplastamiento en el hormigón. Para el diseño por 
resistencia, las presiones admisibles de apoyo, en el área realmente cargada, serán 
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iguales a 0,85 φ f’c , cuando el área realmente cargada sea igual al área sobre la cual se 
apoya. 
 
En el caso general en que una columna se apoye en una zapata o cabezal de área mayor 
que la columna, se debe verificar la resistencia al aplastamiento en la base de la 
columna y en la parte superior de la zapata o cabezal. Se debe verificar la resistencia en la 
sección inferior de la columna, puesto que la armadura de la columna no se puede 
considerar efectiva cerca de la base de la columna, dado que la fuerza en la armadura no 
se transmite hasta una cierta distancia sobre la base, a no ser que se dispongan barras de 
empalme o que la armadura de la columna se prolongue dentro de la zapata. 
 
La tensión de aplastamiento admitida para la columna normalmente es 0,85 φ  f’c . La  
tensión admisible de apoyo en la zapata o cabezal se puede incrementar de acuerdo con 
el artículo 10.17. y será en la mayoría de los casos 2 veces 0,85  φ f’c  (siendo φ = 0,70). 
La fuerza de compresión, que supere a aquella desarrollada por la resistencia admisible 
del hormigón de la base de la columna, o de la parte superior de la zapata o cabezal, debe 
ser absorbida mediante barras de empalme en espera o barras longitudinales de la 
columna prolongadas en la fundación. 
 
C 15.8.1.2. Todas las fuerzas de tracción, ya sean originadas por momentos, o cualquier 
otra razón, se debe transmitir a la zapata, cabezal o pedestal de apoyo, en forma total, 
mediante armaduras o conectores mecánicos adecuados. Por lo general, los conectores 
mecánicos sólo se emplean en estructuras con elementos prefabricados. 
 
C 15.8.1.3. Cuando  los  momentos calculados se transmiten de la columna a la zapata, 
por lo general el hormigón en la zona de compresión de la columna, estará sometido a 
tensiones de 0,85 f’c  bajo la acción de cargas mayoradas y, como resultado de ello, toda 
la armadura debe ser prolongada (ó empalmada) dentro de la zapata o cabezal. 
 
C 15.8.1.4. El método de corte por fricción que se expone en el artículo 11.7., se puede 
utilizar para verificar la transferencia de fuerzas horizontales a la zapata, cabezal o 
pedestal de apoyo. Las llaves de corte se pueden utilizar siempre que la armadura que 
cruce la junta (armadura pasante) satisfaga las especificaciones de los artículos 15.8.2.1., 
15.8.3.1. y los requisitos de corte por fricción del artículo 11.7. En estructuras con 
elementos prefabricados, la resistencia a las fuerzas horizontales se puede proporcionar 
mediante corte por fricción, llaves de corte, o dispositivos mecánicos. 
 
 
C 15.8.2.1. y C 15.8.2.2.  Entre los elementos apoyados y los elementos de apoyo se 
exige una cantidad mínima de armadura pasante con el fin de asegurar un 
comportamiento dúctil. En este Reglamento no se exige que todas las barras de una 
columna se prolonguen y se anclen en la zapata o cabezal, sino que una cantidad de 
armadura con un área 0,005 veces el área de la columna, o un área igual de barras en  
espera adecuadamente empalmadas, se debe prolongar dentro de la zapata o cabezal con 
un anclaje apropiado. Esta armadura se exige para proporcionar cierto grado de 
integridad estructural tanto durante la etapa de construcción como durante la vida útil de la 
estructura. 
 
C 15.8.2.3. En este artículo están permitidos, en forma específica, los empalmes de barras 
con diámetro  db = 40 mm solicitadas a compresión con barras de empalme en espera 
provenientes de las zapatas o cabezales, de diámetros db ≤ 32 mm.  La longitud de 
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empalme de dichas barras debe cumplir con el más exigente de los dos criterios que a 
continuación se exponen: 

 
a)  ser capaz de transmitir el esfuerzo a las barras de diámetro db = 40 mm 

 
b)  transmitir completamente por empalme el esfuerzo de las barras en espera de 

diámetros db ≤ 32 mm 
 
Esta disposición constituye una excepción al artículo 12.14.2.1., donde se prohíbe el 
empalme de barras de gran diámetro con  db = 40 mm. Esta excepción surge como 
resultado de muchos años de experiencia satisfactoria en Estados Unidos, empalmando 
barras de gran diámetro en columnas, con barras de menor diámetro en espera, en 
zapatas. La razón de la restricción para el tamaño de la barra de empalme, se debe al 
problema de la longitud de anclaje de las barras de gran diámetro, y está dirigido a admitir 
el uso de barras de empalme de tamaño reducido, con lo que probablemente se obtienen 
ahorros en la altura de las zapatas. En el artículo 12.16.2. se permite una excepción 
similar para empalmes de compresión entre barras de diámetros diferentes. 
 
C 15.8.3.1. y C 15.8.3.2. En el artículo 15.8.2.1. se exige para columnas ejecutadas “in 
situ” un área mínima de armadura igual a 0,005 Ag  pasante a través de la superficie de 
contacto columna-zapata con el fin de proporcionar cierto grado de integridad 
estructural. Para columnas prefabricadas, esta exigencia expresa en términos de una 
fuerza equivalente de tracción que debe ser transmitida a través de la junta, As  fy = 1,5 Ag 
(ver el artículo 16.5.1.3.a)).  La resistencia mínima a la tracción requerida para uniones 
entre tabiques prefabricados y zapatas (ver el artículo 16.5.1.3. b)) es algo menor que la 
exigida para columnas, ya que cualquier sobrecarga se distribuiría lateralmente y una falla 
súbita sería menos probable.  Dado que los valores de resistencia a la tracción 
establecidos en el artículo 16.5.1.3. se han elegido en forma arbitraria, no es necesario 
incluir un factor de reducción de resistencia φ en estos cálculos. 
 
 
C 15.10. ZAPATAS COMBINADAS Y PLATEAS 
 
C 15.10.1. Este Reglamento permite utilizar cualquier hipótesis razonable para la 
determinación de la distribución de presiones en el terreno o reacciones en los pilotes, 
siempre que las mismas estén de acuerdo con el tipo de estructura y con las propiedades 
del suelo y que cumplan con los principios establecidos en mecánica de suelos (ver el 
artículo 15.1.). De igual manera para zapatas aisladas (ver el artículo 15.2.2.) el área de la 
base o la disposición de los pilotes para zapatas combinadas y plateas se debe 
determinar utilizando las fuerzas sin mayorar y/o los momentos transmitidos por la 
zapata al suelo, considerando las presiones admisibles del suelo, así como las reacciones 
de los pilotes. 
 
Los métodos de diseño con cargas mayoradas y factores de reducción de 
resistencia φ  se pueden aplicar a las zapatas combinadas y a las plateas, indepen-
dientemente de la distribución de presiones en el suelo. 
 
En la referencia 15.1. se dan recomendaciones detalladas para el diseño de zapatas 
combinadas y losas de fundación. (Ver también la referencia 15.2.). 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 16.  
 
ESTRUCTURAS DE HORMIGÓN PREFABRICADO 
 
 
 
 
 
 
C 16.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
 
 
C 16.1.  CAMPO DE VALIDEZ 
 
C 16.1.1. Este Capítulo se aplica a las estructuras de hormigón prefabricado que se 
definen en el Anexo al Capítulo 1. 
 
En el Capítulo 16 se tratan aquellos aspectos que diferencian el diseño y la construcción 
de los elementos de hormigón prefabricado, de aquellos que se  aplican a los elementos 
estructurales de hormigón in-situ. Por esta razón, en este Capítulo no se reiteran aquellas 
prescripciones contenidas en este Reglamento  para los elementos estructurales de 
hormigón in-situ que también son de aplicación para los elementos prefabricados, 
metodología que se extiende a los temas tratados en el Capítulo 17 y en el Capítulo 18. 
 
En las referencias 16.1. a 16.7. inclusive, se pueden consultar recomendaciones más 
detalladas con respecto al hormigón prefabricado. La construcción de hormigón conocida 
como tipo “tilt-up” corresponde a una forma de hormigón prefabricado que se considera en 
forma específica en la referencia  16.8. 
 
  
C 16.2. REQUISITOS GENERALES  
 
C 16.2.1. Las tensiones desarrolladas en los elementos prefabricados, durante el 
período que transcurre entre el momento del hormigonado y la vinculación final de todos 
los elementos, pueden ser mayores que las tensiones determinadas para la carga de 
servicio. 
 
Dado que los procedimientos de manipulación pueden causar deformaciones no 
deseables, se debe prestar particular atención a los métodos adoptados para el 
almacenamiento, transporte y montaje de los elementos prefabricados, de manera tal que 
el comportamiento a nivel de las cargas de servicio y la resistencia para las cargas 
mayoradas cumpla con las especificaciones de este Reglamento. 
 
C 16.2.2. El comportamiento estructural de los elementos prefabricados puede diferir 
en forma sustancial del comportamiento de los elementos similares hormigonados in-situ, 
razón por la cual se debe prestar especial atención al diseño de las uniones con el fin de 
minimizar los efectos de transmitir las fuerzas  que se podrían originar por fluencia lenta, 
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contracción, variaciones de temperatura, deformaciones elásticas, asentamientos 
diferenciales, y la acción del viento y del sismo. 
 
 
C 16.2.3. El diseño de los elementos prefabricados y de sus uniones es 
particularmente sensible tanto a las tolerancias en las dimensiones como a su ubicación 
en la estructura. Con el fin de evitar o prevenir malos entendidos, las tolerancias 
adoptadas en el diseño estructural  deben ser especificadas en los documentos 
contractuales. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural debe especificar el valor de las tolerancias en el 
diseño, siendo muy importante especificar cualquier desviación o modificación con 
respecto a los valores aceptados por este Reglamento.  Las  tolerancias establecidas en el 
artículo 7.5. se consideran valores mínimos aceptables para las armaduras ubicadas en 
los elementos de hormigón prefabricado. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural puede consultar las referencias 16.9., 16.10. y 
16.11. como una guía para la adopción de valores de tolerancias aceptadas 
internacionalmente, hasta tanto el CIRSOC redacte el documento específico. La referencia 
16.12. constituye también una guía adicional. 
 
 
C 16.2.4. Las exigencias adicionales que plantee el proyecto o el diseño se pueden incluir 
tanto en los documentos contractuales como en los planos de obra, dependiendo de la 
asignación de responsabilidades en el proceso de diseño. 
 
 
C 16.3. DISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS ENTRE LOS ELEMENTOS  
 
C 16.3.1. Las cargas concentradas  lineales pueden  ser distribuidas entre los elementos 
siempre que tengan la suficiente rigidez torsional, y que el corte pueda ser transmitido a 
través de las juntas. Los elementos torsionalmente rígidos, como losas huecas o losas 
macizas tienen propiedades de distribución de cargas más favorables que los elementos 
torsionalmente flexibles como las dobles T con alas delgadas. La distribución real de la 
carga depende de muchos factores, los que se exponen en detalle en las referencias 
16.13. a 16.19. inclusive. La presencia de grandes aberturas puede provocar cambios 
significativos en la distribución de los esfuerzos. 
 
C 16.3.2. Los esfuerzos en el plano provienen básicamente de la acción de diafragma 
en las cubiertas y entrepisos, originando tracción o compresión en los cordones, y corte en 
el cuerpo del diafragma. 
 
Con el fin de absorber  los esfuerzos de tracción se debe colocar una conexión continua 
de  acero, o armadura de acero, o ambas a la vez, utilizando empalmes por yuxtaposición, 
empalmes soldados, ó mecánicos, ó conectores mecánicos, mientras que los esfuerzos de 
compresión y de corte se pueden absorber con la sección neta de hormigón. Con el fin de 
garantizar la continuidad del acero a través de una unión, se pueden utilizar pernos, placas 
soldadas, conectores de corte u otros dispositivos de acero. Los esfuerzos de tracción en 
las uniones se deben transmitir a la armadura principal de los elementos. 
  
Los esfuerzos en el plano de los tabiques prefabricados provienen básicamente de las  
reacciones del diafragma y de las cargas horizontales externas. 
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Los detalles de diseño de la unión deben considerar los esfuerzos y deformaciones 
debidas a la fluencia lenta, la contracción y las variaciones de temperatura, deben ser 
elegidos de manera tal de garantizar el reacomodamiento originado por las variaciones de 
volumen y por las rotaciones provocados por los gradientes de temperatura y las flechas a 
largo plazo. 
 
Cuando estos efectos se encuentren restringidos, tanto los elementos como sus uniones 
se deben diseñar para proporcionar una adecuada resistencia y ductilidad. 
 
 
C 16.4. DISEÑO DE LOS ELEMENTOS  
 
C 16.4.1.  En los elementos prefabricados de hormigón pretensado, con un ancho 
máximo de 4 m, como losas huecas, losas macizas, o losas nervuradas, habitualmente no 
se necesita colocar armadura transversal para soportar las tensiones por contracción y 
temperatura en la menor dirección. Este criterio también es aplicable a las losas de 
cubierta y entrepiso no pretensadas. 
 
El valor del ancho se ha limitado a 4 m porque por encima de dicho valor se pueden 
alcanzar tensiones de contracción y temperatura de una magnitud tal que se requiera 
armadura transversal. Además, la mayor parte del proceso de contracción se produce 
antes de que los elementos sean fijados a la estructura. Una vez ubicados en ella, los 
elementos no están, en forma habitual vinculados en sentido transversal, tan rígidamente 
como en el hormigón monolítico, de manera tal que las tensiones por restricción 
transversal debidas a la contracción y a las variaciones de temperatura se reducen 
significativamente. 
 
Esta excepción no se debe aplicar a los elementos tipo T o I con alas delgadas y 
anchas. 
 
C 16.4.2. El valor del área mínima de la armadura para tabiques que establece este 
artículo (en lugar de adoptarse los valores mínimos establecidos en el artículo 14.3.) 
surgen de la práctica profesional y la experiencia de muchos años en Estados Unidos, 
donde se los ha utilizado sin mayores problemas, a partir de las recomendaciones dadas 
en las referencias 16.4. y 16.20. 
 
Las especificaciones que permiten tanto un valor menor de armadura mínima como un 
mayor valor de separación entre las barras o alambres, parten de reconocer que los 
paneles de tabiques prefabricados tienen muy pocas restricciones en sus bordes 
durante las primeras etapas de curado y, por lo tanto, desarrollan menores tensiones por 
contracción que otros tabiques comparables que se han hormigonado in-situ. 
 
 
C 16.5. INTEGRIDAD  ESTRUCTURAL 
 
C 16.5.1.  Las especificaciones generales del artículo 7.13.3. se deben aplicar a toda 
estructura prefabricada. Los artículos 16.5.1. y 16.5.2. establecen condiciones mínimas 
para verificar las exigencias del artículo 7.13.3., las que no tienen la intención de dejar sin 
efecto la aplicación de otras disposiciones de este Reglamento para el diseño de 
estructuras prefabricadas de hormigón. 
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La integridad global de una estructura puede ser mejorada en forma sustancial con sólo 
introducir pequeñas modificaciones en la cantidad, ubicación y detalle de la armadura del 
elemento y de las uniones. 
 
  
C 16.5.5.1. Los elementos individuales pueden ser vinculados a un sistema resistente a 
cargas horizontales por métodos alternativos. Por ejemplo, una viga perimetral resistente 
se puede vincular a un diafragma (parte del sistema resistente a cargas horizontales). 
 
La integridad estructural se puede obtener vinculando la viga perimetral a todos los 
elementos que constituyen el diafragma, o a parte de ellos. En forma alternativa, la viga 
perimetral se puede vincular sólo a sus columnas de apoyo, las que a su vez se deben 
vincular al diafragma. 
 
C 16.5.1.2. En forma general, los diafragmas se deben incluir como parte del sistema 
resistente a cargas horizontales. Los estribos cerrados exigidos en el artículo 16.5.1.2. 
son los mínimos requeridos para unir los elementos a los diafragmas de entrepiso o 
cubierta. El esfuerzo en el estribo cerrado es equivalente al valor de la carga de servicio de 
3 kN por metro lineal establecida en la referencia 1.16. 
 
C 16.5.1.3. Las uniones en las bases y en las juntas horizontales de columnas y 
paneles de tabiques prefabricados, se deben diseñar para transmitir todas las fuerzas y 
momentos de diseño.  La cantidad mínima de estribos cerrados que se exige en el artículo 
16.5.1.3. no se debe sumar a estos requisitos de diseño. La práctica habitual es colocar 
estribos en forma simétrica con respecto al eje central del panel del tabique y siempre que 
sea posible, ubicarlos dentro de los cuartos exteriores del ancho del panel. 
 
C 16.5.1.4. En caso que una viga sufra algún tipo de daño, es importante que el 
desplazamiento de sus elementos de apoyo se minimice, de manera tal que los otros 
elementos no pierdan su capacidad de soportar cargas. Esta situación explica la razón 
por la cual este Reglamento aconseja no utilizar detalles de unión que se basen sólo 
en la fricción originada por las cargas gravitatorias. 
 
Una excepción podrían ser las unidades de estructuras modulares pesadas, donde la 
resistencia al volcamiento o al deslizamiento en cualquier dirección, siempre cuenta con un 
factor de seguridad muy importante. En estos casos se necesita la aprobación de la 
Autoridad Fiscalizadora con competencia en la jurisdicción correspondiente al emplaza-
miento de la obra. 
 
C 16.5.2. Las especificaciones con respecto a la cantidad de estribos mínimos que se 
exigen por razones de integridad estructural en las estructuras con tabiques portantes, 
(designadas con frecuencia como estructuras de grandes paneles) están pensadas con 
el fin de proporcionar un apoyo colgante como catenaria, en el caso de pérdida del apoyo 
de un tabique portante, como lo demuestra la referencia 16.21. 
 
Los esfuerzos inducidos por las cargas, los cambios de temperatura, la fluencia lenta y la 
acción del viento y del sismo pueden requerir una mayor cantidad de esfuerzos en los 
estribos. Esta es la intención de que las especificaciones generales para hormigón 
prefabricado establecidas en el artículo 16.5.1. se apliquen sólo a estructuras con 
tabiques portantes con menos de tres pisos de altura. 
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Los estribos mínimos en estructuras de tres o más pisos de altura, indicados en los 
artículos 16.5.2.1., 16.5.2.2., 16.5.2.3., 16.5.24. y 16.5.2.5., se especifican por razones de 
integridad estructural (ver la Figura C 16.5.2.). Estas disposiciones reconocen como 
antecedente las recomendaciones dadas en la referencia 16.22. para el diseño de edificios 
de tabiques portantes prefabricados de hormigón. La capacidad del estribo está basada en 
la tensión de fluencia especificada fy . 
 
 

 
 
 

Figura C 16.5.2. Ejemplo de disposición típica de estribos cerrados de 
tracción en estructuras de grandes paneles. 

 
 
C 16.5.2.1. Los estribos cerrados longitudinales pueden sobresalir de las losas y ser 
empalmados, soldados, o vinculados mecánicamente, o pueden estar incorporados en las 
juntas con lechada, con una longitud y recubrimiento suficiente para desarrollar el esfuerzo 
requerido. La longitud de adherencia para el acero de pretensado sin tesar debe ser tal 
que permita desarrollar la tensión de fluencia (ver la referencia 16.23.). La ubicación de los 
estribos cerrados en los tabiques, dispuestos razonablemente cerca del plano del sistema 
de entrepiso o cubierta es poco frecuente. 
 
C 16.5.2.3. Los estribos cerrados transversales pueden estar separados en forma 
uniforme, ya sea embutidos en los paneles o en una lechada de cemento, o pueden estar 
concentrados en los tabiques portantes transversales. 
 
C 16.5.2.4. Los estribos cerrados perimetrales no se deben sumar a los estribos 
cerrados longitudinales y transversales exigidos por este Reglamento. 
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C 16.6. DISEÑO DE LAS UNIONES Y DE LOS APOYOS  
 
C 16.6.1. Este Reglamento permite utilizar varios métodos para vincular los elementos 
estructurales, los que están pensados para transferir los esfuerzos tanto en el  plano del 
elemento como en sentido perpendicular al mismo. 
 
C 16.6.1.2. Los distintos componentes de una unión, como por ejemplo pernos, soldadura, 
placas, insertos, etc., presentan diferentes propiedades que pueden afectar el 
comportamiento global de la unión. 
 
C 16.6.2.1. Cuando se produzcan esfuerzos de tracción en el plano del apoyo, puede 
ser necesario reducir la tensión admisible de aplastamiento o disponer armadura de 
confinamiento, o ambas cosas a la vez.  La referencia 16.4. ofrece una guía al respecto. 
 
C 16.6.2.2. Este artículo establece diferencia entre la longitud del apoyo y la longitud del 
extremo de un elemento prefabricado que está sobre el apoyo (ver la Figura 16.6.2.). 
 
Las placas de apoyo distribuyen las cargas y las reacciones concentradas sobre el área 
de contacto, y permiten movimientos limitados horizontales y rotacionales necesarios para 
disminuir las tensiones. 
 
Con el fin de prevenir el descascaramiento en las zonas de contacto fuertemente 
cargadas, las placas de apoyo no se deben prolongar hasta el borde del apoyo, a 
menos que el mismo esté armado especialmente. Los bordes pueden ser armados con 
placas de acero ancladas o con perfiles ángulos. 
 
El artículo 11.9.7. establece las especificaciones que deben cumplir las zonas de 
contacto en las ménsulas cortas. 
 
C 16.6.2.3. Cuando el sistema esté estáticamente determinado, no será necesario 
prolongar la armadura para momento flexor positivo más allá del extremo del elemento 
prefabricado. Sin embargo será necesario considerar las tolerancias para evitar que el 
elemento se apoye sobre hormigón simple si se ha interrumpido la armadura. 
 
 
C 16.7.  ELEMENTOS INCORPORADOS AL HORMIGÓN DESPUÉS DE SU 

COLOCACIÓN 
 
C 16.7.1. El artículo 16.7.1. constituye una excepción a las prescripciones del artículo 
7.5.1. Muchos productos prefabricados son ejecutados en forma tal que es muy difícil, y 
hasta a veces imposible, colocar la armadura que sobresale del elemento estructural antes 
de la colocación del hormigón. La experiencia demuestra que tanto los estribos para 
corte horizontal como los insertos pueden ser colocados mientras el hormigón se 
encuentra en estado plástico, siempre que se adopten las precauciones necesarias. 
 
Esta excepción no se debe aplicar a la armadura que está completamente embebida ni a 
los elementos de acero que deben ser enganchados o fijados a ella. 
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C 16.9. MANIPULACIÓN  
 
C 16.9.1. Este Reglamento exige un comportamiento aceptable bajo las cargas 
mayoradas, y una adecuada resistencia bajo las cargas mayoradas.  Sin embargo, las 
cargas de manipulación no deberían producir tensiones, deformaciones especificas, 
fisuración, o flechas permanentes, inconsistentes con las prescripciones de este 
Reglamento. 
 
Un elemento prefabricado no debiera ser objetado o cuestionado sólo por una fisuración o 
un descascaramiento menor siempre que la resistencia y la durabilidad no sean afectadas. 
A tal fin en los informes de las referencias 16.24. y 16.25. sobre fabricación y transporte de 
elementos prefabricados, se pueden consultar las guías para la evaluación de las fisuras 
que se pueden presentar en los mismos. 
 
 
C 16.9.2.  Todas las uniones temporarias que se deban realizar durante la etapa de 
montaje, como así también los arriostramientos y apuntalamientos transitorios, al igual que 
la secuencia en que deben ser retirados, se deben indicar en los planos de obra y en los 
planos de montaje. 
 
 
C 16.10. EVALUACIÓN DE LA RESISTENCIA DE LAS ESTRUCTURAS 

PREFABRICADAS 
 
Para la evaluación de la resistencia de las estructuras prefabricadas se debe aplicar el 
Capítulo 20. 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 17.  
 
ELEMENTOS DE HORMIGÓN CONSTRUIDOS EN ETAPAS, 
SOLICITADOS A FLEXIÓN 
 
 
 
 
 
C 17.0. SIMBOLOGÍA  
 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
 
  
C 17.1. CAMPO DE VALIDEZ  
 
C 17.1.1.  El Capítulo 17 pretende abarcar todos los tipos de elementos construidos en 
etapas, solicitados a flexión. En algunos casos, cuando se trata de elementos 
integralmente hormigonados en obra, puede ser necesario diseñar la superficie de 
contacto entre dos capas de hormigón, de la misma forma que se realiza para elementos 
construidos en etapas. 
 
En este Capítulo no se tratan los elementos estructurales compuestos de hormigón y 
de acero en forma de perfiles, los que serán motivo de un conjunto de Reglamentos 
CIRSOC e INPRES-CIRSOC específico (Construcciones Mixtas de Acero y Hormigón). 
 
 
C 17.2. REQUISITOS GENERALES 
 
C 17.2.4. Los ensayos descriptos en la bibliografía, indican que la resistencia de un 
elemento construido en etapas es la misma, ya sea que se mantenga apuntalado o no el 
primer elemento hormigonado, durante la colocación y el curado del hormigón del segundo 
elemento. 
 
C 17.2.6. El grado de fisuración permitido depende de factores tales como el ambiente, 
la estética y el uso. Además, no se debe alterar la acción compuesta del elemento. 
 
C 17.2.7. La carga prematura de los elementos prefabricados puede causar flechas 
excesivas debido a la fluencia lenta y a la contracción, situación que sucede 
especialmente a edad temprana cuando el contenido de humedad es alto y la resistencia 
baja. 
 
Para prevenir la deformación excesiva por deslizamiento, es esencial que la 
transmisión del corte en la superficie de contacto se realice por adherencia directa. 
Un pasador de corte es un factor de seguridad mecánico adicional, pero no actúa hasta 
que se manifiesta cierto grado de deslizamiento. 
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C 17.3. APUNTALAMIENTO 
 
Las disposiciones del artículo 9.5.5. cubren los requisitos relativos a deformaciones de 
elementos apuntalados y sin apuntalar. 
 
 
C 17.5. RESISTENCIA AL CORTE HORIZONTAL 
 
C 17.5.1. La transmisión total del corte horizontal entre las partes que constituyen los 
elementos construidos en etapas se debe garantizar por medio de la resistencia al corte 
horizontal en las superficies de contacto, o mediante estribos anclados adecuadamente, o 
una combinación de ambos métodos. 
 
C 17.5.2. Los elementos pretensados utilizados en la construcción en etapas, pueden 
presentar variaciones en altura de la armadura traccionada, a lo largo del elemento, debido 
a los pliegues o depresiones del cordón de pretensado. Como consecuencia de esta varia-
ción, la definición de d utilizada en el Capítulo 11 para la determinación de la resistencia al 
corte vertical, se considera apropiada también para la determinación de la resistencia al 
corte horizontal. 
 
C 17.5.3. La resistencia al corte horizontal nominal Vnh , se aplica cuando el diseño se 
basa en los factores de mayoración de carga y minoración de resistencias (factores φ) 
dados en el Capítulo 9. 
 
Los elementos pretensados utilizados en estructuras construidas en etapas, pueden 
tener variaciones de la posición en altura de la armadura de tracción a lo largo de la 
longitud del elemento por efectos de la posición, o la eliminación escalonada, de los 
cables. Debido a esta variación, la definición de d, que se utiliza en el Capítulo 11 para 
determinar la resistencia al corte vertical, es adecuada también para determinar la 
resistencia al corte horizontal. 
 
C 17.5.3.3.  Los valores admitidos para las resistencias al corte horizontal y  la  fijación en 
5 mm del valor necesario para contar con rugosidad intencional, se basan en los ensayos 
indicados en las referencias 17.2. a 17.4. inclusive. 
 
C 17.5.4.1. La distribución de la tensión de corte horizontal en un elemento construido 
en etapas, a lo largo de la superficie de contacto, refleja la distribución del corte a lo largo 
del elemento. La falla por corte horizontal se inicia en el lugar donde la tensión de corte 
horizontal es máxima y se propaga a las regiones de menores tensiones. Debido a que el 
deslizamiento que se corresponde con la resistencia máxima al corte horizontal en la 
superficie de contacto entre hormigones, es pequeño, la redistribución longitudinal de la 
resistencia al corte horizontal es muy limitada. Por lo tanto, la separación de los 
estribos a lo largo de la superficie de contacto, debería ser tal que proporcione una 
resistencia al corte horizontal distribuida, en forma aproximadamente igual, a la 
distribución del corte que actúa en el elemento. 
 
C 17.5.5. Para mantener el contacto entre dichas superficies se exige un anclaje adecuado 
para los estribos que se prolonguen a través de las superficies de contacto. 
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C 17.6. ESTRIBOS PARA CORTE HORIZONTAL 
 
La separación máxima y el área mínima se basan en los datos de ensayos descriptos en 
las referencias 17.2. a 17.6. inclusive. 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 18. 
 
HORMIGÓN PRETENSADO 
 
 
 
 
 
C 18.0. SIMBOLOGÍA  
 
 
La fuerza de pretensado mayorada Ppu es el producto entre el factor de carga (igual a 
1,2 de acuerdo con el artículo 9.2.5.) y la fuerza de pretensado máxima admisible. 
 
A partir de las especificaciones dadas en el artículo 18.5.1. es habitual sobretesar hasta un 
valor igual a 0,94 fpy pero no mayor que 0,80 fpu , lo que se permite sólo por períodos 
cortos de tiempo. 
 

Ppu = (1,2)  (0,80) fpu  Aps = 0,96  fpu  Aps 
 

 
  
C 18.1. CAMPO DE VALIDEZ  
 
C 18.1.1. Las prescripciones del Capítulo 18 fueron desarrolladas, en un principio, para 
aquellos elementos estructurales, tales como las losas, vigas y columnas que se utilizan 
en forma habitual en los edificios. Sin embargo, muchas de estas prescripciones se 
pueden aplicar a otros tipos de construcciones tales como depósitos a presión, 
pavimentos, tuberías, y durmientes. Para aquellos casos que no se mencionan en forma 
explícita en este Reglamento, la aplicación de las prescripciones contenidas en este 
Capítulo se dejan a criterio del  Proyectista o Diseñador Estructural. 
 
C 18.1.3.  Algunos artículos de este Reglamento no son aplicables al diseño de estruc-
turas de hormigón pretensado por razones especificas que se detallan a continuación: 
 
 

• artículo 5.8.5.2.: Los cables de las vigas y losas continuas postesadas 
normalmente se tesan en un punto de la luz donde el perfil del cable coincide con 
el baricentro de la sección transversal de hormigón o está próximo al mismo. Por lo 
tanto, las juntas de construcción internas generalmetne están ubicadas dentro de 
los tercios extremos de la luz y no en el tercio medio de la luz como exige el 
artículo 5.8.5.2. Las juntas de construcción ubicadas de esta forma en las vigas y 
losas continuas postesadas tienen un largo historial de comportamiento satisfac-
torio. Por este motivo el artículo 5.8.5.2. no se debe aplicar al hormigón preten-
sado. 

 
• artículo 7.6.5.: el contenido de este artículo no se aplica al hormigón pretensado 

porque las exigencias para la armadura adherente y los cables no adherentes de 
los elementos hormigonados in situ se establecen en los artículos 18.9. y 18.12. 
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• artículos 8.10.2., 8.10.3. y 8.10.4.: las prescripciones empíricas dadas en estos 
artículos para las vigas T se desarrollaron para elementos de hormigón armado 
no pretensado, de manera que su aplicación a elementos pretensados 
originaría la exclusión de numerosos productos pretensados estándares que 
actualmente están siendo utilizados en forma satisfactoria. Por lo tanto, la 
experiencia permite introducir variantes.  
 
Al excluir los artículos mencionados, este Reglamento no incluye requisitos 
especiales para vigas T de hormigón pretensado, de manera que la 
determinación del ancho efectivo del ala se deja a criterio del Proyectista o 
Diseñador Estructural. 
 
Cuando sea posible se deben utilizar los anchos de ala indicados en los artículos 
8.10.2., 8.10.3. y 8.10.4. a menos que la experiencia haya demostrado que las 
variaciones son seguras y satisfactorias. 
 
En el análisis elástico y en las consideraciones de diseño no siempre se considera 
como criterio más seguro la utilización del ancho máximo del ala permitido por el 
artículo 8.10.2. 
 
En los artículos 8.10.1. y 8.10.5. se establecen prescripciones generales para las 
vigas T, que también son de aplicación a elementos de hormigón pretensado. 
 
Las limitaciones impuestas a la separación de la armadura en las losas se ha 
desarrollado en base a los espesores del ala, que en el caso de las alas de 
espesor variable se puede adoptar como el valor de su espesor promedio. 
 

• artículo 8.11: los límites empíricos especificados para los entrepisos nervurados 
convencionales de hormigón armado se establecieron en base al exitoso 
comportamiento demostrado por las losas nervuradas en las cuales se utilizaron 
sistemas de encofrados estándares para este tipo de losas. (ver el Comentario al 
artículo 8.11. 

 
Para las construcciones con losas nervuradas pretensadas se debe recurrir a la 
experiencia y al buen criterio, pudiendo ser utilizado como guía el contenido del 
artículo 8.11. 
 

• artículos 10.5., 10.9.1. y 10.9.2.: para el hormigón pretensado, las limitaciones 
establecidas para la armadura en los artículos mencionados se deben reemplazar 
por las limitaciones dadas en los artículos 18.8.3., 18.9. y 18.11.2. 

 
• artículo 10.6.: este artículo no se aplica en forma completa a los elementos 

pretensados, sino que sólo se aplican los artículos 10.6.4. y 10.6.7. mencionados 
en el artículo 18.4.4. con respecto a los elementos pretensados solicitados a flexión 
Clase C. 

 
• Capítulo 13: el diseño de las losas de hormigón pretensado continuas exige 

reconocer los momentos secundarios inducidos por el perfil curvo de los cables 
de pretensado. Además, los cambios volumétricos debidos a la fuerza de 
pretensado pueden originar sobre la estructura, cargas adicionales que no están 
cubiertas en forma adecuada por el contenido del Capítulo 13.  
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Debido a estas propiedades especiales asociadas con el pretensado, muchos de 
los procedimientos de diseño especificados en el Capítulo 13 no son apropiados 
para las estructuras de hormigón pretensado, debiendo ser reemplazados por 
las especificaciones del artículo 18.12. 

 
• artículos 14.5. y 14.6.: las prescripciones dadas para el diseño de tabiques en los 

artículos 14.5. y 14.6 son en gran medida de carácter empírico, habiéndose 
utilizado consideraciones que no fueron pensadas para ser aplicadas al 
hormigón pretensado. 

 
 
C 18.2. REQUISITOS GENERALES 
 
C 18.2.1. y C 18.2.2. La práctica habitual en el diseño de estructuras de hormigón 
pretensado ha sido considerar en el diseño todas las etapas de carga que pudieran 
resultar significativas. Las tres etapas principales son: 
 
 1)  etapa de introducción o transferencia del pretensado: cuando la fuerza de 

tracción en el acero de pretensado se transfiere al hormigón y los niveles de tensión 
pueden ser altos con respecto a la resistencia del mismo. 

 
 2)  etapa de carga de servicio: esta etapa se produce después de que hayan ocurrido 

los cambios volumétricos diferidos o a largo plazo. 
 
 3) etapa de carga mayorada: esta etapa se produce cuando se comprueba la 

resistencia del elemento. 
 
Pueden existir otras etapas de carga que exijan investigación, como por ejemplo cuando 
la carga de fisuración es importante puede ser necesario realizar un estudio específico, o 
cuando el estado de carga por manipuleo y transporte pueda resultar crítico. 
 
La etapa de carga de servicio se refiere a la aplicación de las cargas definidas en el 
Reglamento CIRSOC 101-2005 “Reglamento Argentino de Cargas Permanentes y 
Sobrecargas Mínimas de Diseño para Edificios y sobre otras Estructuras” (sin 
factores de carga), tales como  las cargas permanentes y las sobrecargas, mientras que la 
etapa de carga mayorada se refiere a las cargas multiplicadas por los factores de carga 
correspondientes especificados en el artículo 9.3. 
 
El artículo 18.3.2. establece hipótesis que se pueden utilizar para la investigación en la 
etapa de carga de servicio después de la transmisión de la fuerza de pretensado. 
 
C 18.2.5. Este artículo se refiere al tipo de postesado en el cual el acero de pretensado 
se encuentra en contacto, en forma intermitente, con una vaina sobredimensionada, 
debiendo adoptarse las precauciones necesarias para  evitar el pandeo lateral de estos 
elementos. 
 
Cuando el acero de pretensado esté en contacto completo con el elemento a ser 
pretensado o cuando el acero no adherente encapsulado sea mayor que el acero de 
pretensado (pero no excesivamente mayor) no será posible que se produzca el pandeo del 
elemento bajo la acción de la fuerza de pretensado a ser introducida. 
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C 18.2.6. Al considerar la sección de las vainas como huecas, se deben incluir entre las 
secciones críticas, aquellas que tengan elementos de acoplamiento que pueden ser de 
mayor diámetro que la vaina que contiene al acero de pretensado. Asimismo, en algunos 
casos, la trompeta o pieza de transición del conducto al anclaje, puede ser de un tamaño 
tal que genere una sección crítica. En  caso de que no fuera posible considerar en el 
diseño la reducción del área por los huecos de las vainas, las propiedades de la sección 
se pueden determinar para la sección total. 
 
En los elementos pretensados, tanto pretesados como postesados, después de la 
inyección de la pasta o mortero de cemento, la determinación de las propiedades de la 
sección se puede realizar en base a las secciones efectivas utilizando las áreas 
transformadas del acero de pretensado adherente y las secciones totales, o en el caso de 
la armadura no tesa, las secciones netas. 
 
 
C 18.3. HIPÓTESIS DE DISEÑO 
 
En los artículos 18.3.3. a 18.3.5. se han introducido modificaciones con respecto a la 
edición 1999 del Código ACI 318, con el fin de permitir una transición continua entre los 
requisitos para el diseño en condiciones de servicio dados para los elementos no 
pretensados y los dados para los elementos pretensados en forma total.  Esta 
actualización incluye la incorporación de criterios de comportamiento relacionados 
con la fisuración y la flecha, consistentes con los criterios de comportamiento 
dados para el hormigón armado no pretensado. 
 
C 18.3.3. Este artículo define tres clases de comportamiento de los elementos 
pretensados solicitados a flexión, considerando que los elementos Clase U se 
comportan como elementos no fisurados, mientras que los elementos Clase C se 
comportan como fisurados. El comportamiento de los elementos Clase T se asume como 
ubicado en la zona de transición entre el comportamiento de los no fisurados y los 
fisurados. Las exigencias para el diseño en condiciones de servicio para cada clase de 
elementos se resumen en la Tabla 18.3.3, en la que se han incorporado también las 
exigencias para los elementos no pretensados. 
 
Esta clasificación de elementos se aplica a elementos pretensados solicitados a flexión 
tanto adherentes como no adherentes, pero los sistemas de losas pretensadas 
armadas en dos direcciones se deben diseñar como elementos Clase U. 
 
La zona de tracción precomprimida se define como aquella parte de la sección 
transversal del elemento en la que se produce tracción por flexión bajo la acción de las 
cargas permanentes y las sobrecargas. 
 
El hormigón pretensado se diseña, en forma habitual, de manera tal que la fuerza de 
pretensado comprima esta zona, reduciendo en forma efectiva la magnitud de la tracción. 
 
En la edición 2005 del Código ACI 318 se decidió limitar el valor de la tensión de 
tracción por flexión admisible para las losas pretensadas armadas en dos 
direcciones a ct 'f5,0f ≤  con el fin de compatibilizarlo con los valores prescriptos en 
ediciones anteriores. 
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En la edición 2002 sólo se especificaba que los sistemas de losas pretensadas armadas 
en dos direcciones se debían diseñar como elementos clase U ( ct 'f7,0f ≤ ). 
 
C 18.3.4. En la referencia 18.1. se presenta  un método para determinar las tensiones en 
una sección fisurada. 
 
C 18.3.5. En la referencia 18.2. se presenta información sobre la determinación de las 
deformaciones por flexión en los elementos fisurados. 
 
 
C 18.4.  REQUISITOS PARA LAS CONDICIONES DE SERVICIO. ELEMENTOS 

SOLICITADOS A FLEXIÓN 
 
Las tensiones admisibles en el hormigón permiten controlar el comportamiento en 
servicio pero no garantizar una resistencia estructural adecuada, la que se debe 
verificar con otras exigencias especificadas en este Reglamento. 
 
 
C 18.4.1. Las tensiones en el hormigón en esta etapa son ocasionados por la fuerza del 
acero de pretensado en el momento de la transferencia, reducidas por las pérdidas 
debidas al acortamiento elástico del hormigón, a la relajación del acero de pretensado, al 
asentamiento del anclaje y a las tensiones debidas al peso del elemento. 
 
En general, los efectos de la fluencia lenta y de la contracción no se incluyen en esta 
etapa. Estas tensiones se aplican tanto al hormigón pretesado como al postesado, con las 
modificaciones adecuadas para las pérdidas durante la transferencia. 
 

C 18.4.1 b) y c). Las tensiones límites de tracción fijadas en los valores  ci'f
4
1   y  

ci'f
2
1  se refieren a las tensiones de tracción que se producen fuera de la zona 

traccionada precomprimida. Cuando las tensiones de tracción superan los valores 
admisibles, se puede determinar la fuerza total en la zona de tensiones de tracción para 
dimensionar la armadura  en base a esta fuerza con una tensión de  0,6 fy  pero  menor o  
igual  que  200 MPa. 
 
Los efectos de la fluencia lenta y la contracción comienzan a reducir la tensión de 
tracción casi inmediatamente; no obstante lo cual algo de tracción permanece en esta área 
después de que han ocurrido todas las pérdidas del pretensado. 
 
C 18.4.2. a) y b). El límite para la tensión de compresión se estableció de manera 
conservadora en 0,45 f’c , con el fin de disminuir la probabilidad de falla de los elementos 
de hormigón pretensado debido a las cargas repetidas. La fijación de este límite pareció 
razonable con el fin de impedir deformaciones excesivas por fluencia lenta. Para valores 
de la tensión más elevados, las deformaciones por fluencia lenta tienden a aumentar en 
forma más rápida a medida que aumenta la tensión aplicada. 
 
La modificación del valor de la tensión admisible en la edición 1995 del Código ACI 318 
se realizó con el fin de reconocer que los ensayos de fatiga realizados sobre vigas de 
hormigón pretensado habían demostrado que la falla del hormigón no constituye el 
criterio determinante que controla el diseño. 
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En las ediciones anteriores, la existencia de un límite único para la tensión de compresión 
penalizaba los diseños con sobrecargas transitorias mayores comparadas con la carga 
permanente y la sobrecarga de larga duración. Por lo tanto el nuevo límite de 0,60 f’c  
permite un incremento de 1/3 de la tensión admisible de compresión para los elementos 
solicitados por cargas transitorias. La sobrecarga de larga duración, se define como la 
parte de la sobrecarga de servicio que permanecerá aplicada durante un período 
suficiente como para provocar flechas, dependientes del tiempo, que sean significativas. 
Por lo tanto, cuando las cargas permanentes y las sobrecargas de larga duración 
constituyen un porcentaje elevado de la carga de servicio total, el límite de 0,45 f’c dado en 
el artículo 18.4.2. a) puede resultar determinante y controlar el diseño. 
 
Por otra parte, cuando una gran parte de la carga de servicio total está constituida por 
una sobrecarga de servicio transitoria o temporal, el límite incrementado que se especifica 
en el artículo 18.4.2.b) puede controlar el diseño. 
 
El límite para la tensión de compresión establecido en 0,45 f’c  para pretensado más las 
cargas sostenidas, o de larga duración, continuará controlando el comportamiento a largo 
plazo de los elementos pretensados. 
 
C 18.4.3. El espíritu de este artículo se fundamenta en el hecho de no impedir el 
desarrollo de nuevos productos, materiales y técnicas para la construcción de 
estructuras de hormigón pretensado, que pudieran estar incluidos dentro del campo de 
validez de este Reglamento, pero que no verifican los límites fijados para las tensiones. 
 
Los nuevos métodos de diseño, los nuevos materiales y los nuevos usos de éstos deben 
pasar por un período de desarrollo antes de ser específicamente incluidos en un 
Reglamento. Por consiguiente, la utilización de nuevos sistemas o materiales podría 
quedar excluida de no disponerse de mecanismos adecuados para obtener su aceptación  
(ver el artículo 1.1.4.). 
 
C 18.4.4. Las exigencias con respecto a la separación de los elementos pretensados 
con una tensión de tracción calculada mayor que el valor c'f , se incorporan por primera 
vez en la edición 2002 del Código ACI 318. 
 
Para las condiciones que existen en los ambientes con agresividad química (tales como 
agua de mar, atmósferas industriales corrosivas o gas cloacal, etc., o sea ambientes Q1 , 
Q2 y Q3 de la Tabla 2.1., ) se debe utilizar un recubrimiento mayor que el especificado en 
el artículo 7.7.2. y se deben reducir las tensiones de tracción del hormigón a fin de 
eliminar la posibilidad de fisuración bajo las cargas de servicio. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural debe utilizar su juicio profesional para determinar 
el porcentaje de aumento del recubrimiento y decidir si es necesario reducir las tensiones 
de tracción. 
 
C 18.4.4.1. Para seleccionar el valor de cc (recubrimiento libre de la armadura) que se 
debe utilizar en la determinación de  los valores de separación sólo es necesario 
considerar la armadura traccionada más cercana a la cara traccionada. 
 
Cuando se utiliza acero de pretensado, como por ejemplo cordones, que presentan 
características de adherencia menos efectivas que las de una armadura conformada se 
debe utilizar un factor de efectividad igual a 2/3. 
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Para los elementos postesados diseñados como elementos fisurados, en forma general, 
puede resultar beneficioso limitar la fisuración mediante la utilización de una armadura 
conformada, para lo cual se pueden utilizar, en forma directa, las especificaciones dadas 
en el artículo 10.6. 
 
La armadura adherente exigida en este Reglamento para otros requisitos también se 
puede utilizar como armadura para el control o la limitación de la fisuración. 
 
C 18.4.4.2. El valor de la tensión de descompresión  fdc  se debe adoptar igual al valor 
del pretensado efectivo fse . 
 
C 18.4.4.3. La limitación máxima de 250 MPa  establecida para el valor de ∆ fps y la 
excepción fijada para los elementos con un valor de ∆ fps ≤ 140 MPa  tienen por finalidad 
continuar manteniendo en el Código ACI 318-2002 exigencias similares a las que se 
establecían en las ediciones anteriores. 
 
C 18.4.4.4. Para verificar los requisitos de este artículo se puede utilizar tanto el área de 
acero de las armaduras, como la de los cables adherentes, o una combinación de 
ambos. 
 
 
C 18.5. TENSIONES ADMISIBLES EN EL ACERO DE PRETENSADO 
 
Este Reglamento no hace distinción entre las tensiones temporarias y las tensiones 
efectivas en el acero de pretensado, estableciendo sólo un límite para la tensión del 
acero de pretensado porque su tensión inicial (inmediatamente después de la 
transferencia) puede prevalecer durante un tiempo considerable, aún incluso después de 
que la estructura haya sido puesta en servicio. 
 
Esta tensión debe tener, por lo tanto, un coeficiente de seguridad adecuado en 
condiciones de servicio, y no se debe considerar como una tensión temporal. 
 
Cualquier disminución subsecuente de la tensión en el acero de pretensado, debida a 
las pérdidas, sólo puede mejorar las condiciones, de la estructura, razón por la cual, en 
este Reglamento no se establece ningún límite para esta disminución de la tensión. 
 
C 18.5.1. A partir de la edición 1983 del Código ACI 318, se revisaron las tensiones 
admisibles en el acero de pretensado con el fin de reconocer el mayor límite de fluencia de 
los alambres y cordones de baja  relajación (BR).  
 
Para este tipo de aceros de pretensado es más apropiado especificar las tensiones 
admisibles en función del límite de fluencia especificado, en lugar de la resistencia a 
la tracción mínima especificada. 
 
Para alambres y cordones de baja relajación con  fpy = 0,90 fpu , los valores límites  de  
0,94 fpy  y  0,82 fpy  son equivalentes a 0,85 fpu y  0,74 fpu , respectivamente. 
 
En la revisión del Código ACI 318 que se realizó en 1986 y en 1989, la tensión máxima del 
gato, para los aceros de pretensado de baja relajación, se redujo a  0,80 fpu con el fin de 
asegurar una mayor compatibilidad con el valor máximo de la tensión del acero de 
pretensado de  0,74 fpu , inmediatamente después de la transferencia del pretensado. 
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El mayor límite de fluencia del acero de pretensado de baja relajación no modifica la 
efectividad de los dispositivos de anclaje de los cables, de manera que la tensión 
admisible en los dispositivos de anclaje de postesado y en lo elementos de acople no se 
incrementa con respecto al valor permitido previamente de 0,70 fpu . 
 
Para el acero de pretensado que se utiliza habitualmente (alambres, cordones y barras) 
con un valor de fpy igual a 0,85 fpu , los valores límites fijados en 0,94 fpy  y 0,82 fpy  son 
equivalentes a los valores 0,80 fpu y 0,70 fpu  respectivamente, que eran los valores 
permitidos en la edición 1977 del Código ACI 318. Para el caso de las barras de 
pretensado, con un valor de fpy igual a 0,80 fpu , los mismos valores límites son 
equivalentes a 0,75 fpu  y  0,66 fpu respectivamente. 
 
Debido a las mayores tensiones iniciales admisibles del acero de pretensado, 
admitidas a partir de la edición 1983 del Código ACI 318, las tensiones finales pueden 
resultar mayores. El Proyectista o Diseñador Estructural se debe preocupar por establecer 
un valor límite a las tensiones finales cuando la estructura esté sometida a condiciones 
corrosivas o a cargas repetidas. 
 
 
C 18.6. PÉRDIDAS DE PRETENSADO 
 
C 18.6.1. En las referencias 18.3. a 18.6. se presentan métodos que permiten la 
determinación de las pérdidas de pretensado. 
 
En la referencia 18.6. se desarrollan recomendaciones que permiten determinar, con cierta 
facilidad, estimaciones razonablemente precisas de las pérdidas de pretensado, las que 
incluyen la consideración del nivel inicial de tensión (0,70 fpu o mayor), tipo de acero, ya 
sea alambre, cordón o barra de relajación normal o de baja relajación, condiciones de 
exposición y tipo de construcción (pretesada, postesada adherente o postesada no 
adherente). 
 
Las pérdidas reales, mayores o menores que los valores determinados, tienen poca 
influencia sobre la resistencia de diseño del elemento, pero afectan el comportamiento 
bajo las cargas de servicio (deformaciones por flexión, curvatura, cargas de fisuración, 
etc.) y a las uniones. 
 
Bajo la acción de las cargas de servicio, la sobreestimación de las pérdidas de 
pretensado puede ser tan perjudicial como la subestimación, dado que la sobreestimación 
puede producir una contraflecha excesiva, y movimientos horizontales. 
 
C 18.6.2. Pérdidas por fricción en los cables de postesado 
 
En la Tabla C 18.6.2. se especifican valores que se pueden presentar en forma general y 
que sólo se deben utilizar como una guía dado la gran cantidad de tipos de vainas y 
conductos disponibles para contener al acero de pretensado. 
 
Cuando se utilicen conductos rígidos, el coeficiente por desviación o curvatura 
accidental K se puede considerar igual a cero (K = 0). 
 
Para los aceros de pretensado de gran diámetro dispuestos en conductos tipo 
semirígidos, el coeficiente K también se puede considerar igual a cero (K = 0). 
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Los valores de los coeficientes de curvatura que se deben utilizar para los diferentes tipos 
particulares de acero de pretensado y para los distintos tipos de vainas se deben obtener 
de los fabricantes de los sistemas de pretensado. 
 
Una estimación irrealmente baja de las pérdidas por fricción puede originar contraflechas 
incorrectas en el elemento y un pretensado inadecuado. 
 
Una sobreestimación de la fricción puede dar como resultado una fuerza extra de 
pretensado si los valores estimados de la fricción no se obtienen en la obra, situación que 
podría conducir a contraflechas excesivas y a acortamientos del elemento mayores que los 
previstos. 
 
Si se determina que los valores de los coeficientes de fricción son menores que los 
adoptados en el diseño, la tensión en el cable se debe ajustar para proporcionar sólo 
aquella fuerza de pretensado exigida por el diseño en las partes críticas de la estructura. 
 
Tabla C.18.6.2.  Coeficientes de fricción para cables postesados a utilizar en las 

expresiones (18.1.) ó (18.2) 
 

Condición 
del cable 

Tipo de acero de 
pretensado 

Coeficiente de 
desviación o 

curvatura  accidental 
 

K 

Coeficiente de 
fricción por 
curvatura 

 
µp 

Cables de alambre 0,0033 – 0,0049 0,15 – 0,25 

Barras de alta resistencia 0,0003 – 0,0020 0,08 – 0,30 

 
Cables inyectados 
en vainas metálicas 

Cordones de 7 alambres 0,0016 – 0,0066 0,15 – 0,25 

Cables de alambre 0,0033 – 0,0066 0,05 – 0,15 Cables no adherentes 
cubiertos con mastic Cordones de 7 alambres 0,0033 – 0,0066 0,05 – 0,15 

Cables de alambre 0,0010 – 0,0066 0,05 – 0,15 Cables no adherentes 
pre-engrasados Cordones de 7 alambres 0,0010 – 0,0066 0,05 – 0,15 
 
 
C 18.6.2.3.  Cuando tanto la seguridad como el comportamiento en servicio de una 
estructura puedan estar comprometidos, los límites aceptables para las fuerzas de 
tesado del acero de pretensado u otras exigencias limitantes, deben ser especificados o 
aprobados por el Proyectista o Diseñador Estructural de acuerdo con las tensiones 
admisibles especificadas en los artículos  18.4. y 18.5. 
 
 
C 18.7. RESISTENCIA A FLEXIÓN  
 
C 18.7.1. El momento resistente de diseño de  los elementos pretensados solicitados a 
flexión se puede determinar utilizando las mismas expresiones de resistencia  que para los 
elementos de hormigón armado convencional. 
 
La edición 1983 del Código ACI 318 suministraba las expresiones de resistencia para las 
secciones rectangulares y con alas, con armadura de tracción únicamente y con armadura 
de tracción y de compresión. 
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Cuando parte del acero de pretensado está en la zona de compresión se debe utilizar un 
método basado en las condiciones de equilibrio y compatibilidad de las deformaciones 
bajo las cargas mayoradas. 
 
En otras secciones transversales, el momento resistente de diseño, φ Mn , se debe 
determinar mediante un método de análisis general basado en la compatibilidad de las 
tensiones y deformaciones, utilizando las propiedades tensión-deformación del acero de 
pretensado y las hipótesis de diseño especificadas en el artículo 10.2. 
 
C 18.7.2. La expresión (18-3) puede subestimar la resistencia de las vigas con altos 
porcentajes de armadura, de manera que para determinaciones más exactas de su 
resistencia se debe utilizar el método de compatibilidad de las deformaciones y equilibrio 
de las tensiones. La utilización de la expresión (18-3) es apropiada cuando toda la 
armadura de pretensado se encuentra ubicada en la zona de tracción; en cambio 
cuando parte de esa armadura pretensada está en la zona de compresión, se debe 
utilizar el método de compatibilizar las deformaciones y asegurar el equilibrio de las 
tensiones. 
 
Con la incorporación del término ω’ en la expresión (18-3) se considera el valor 
incrementado de fps  que se obtiene cuando se dispone armadura de compresión en una 
viga con una importante cuantía de armadura. 
 
Cuando el valor del término  [ ])'()d/d('f/f pcpup ωωρ −+  de la expresión (18-3) es 
pequeño, la profundidad del eje neutro también es pequeña, por lo tanto la tensión en la 
armadura de compresión no alcanza su valor de fluencia y la expresión (18-3) se convierte 
en una expresión no conservativa. 
 
Esta es la razón por la que el término de la expresión (18-3)  
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no se debe adoptar menor que 0,17 cuando se considere la armadura de compresión 
en la determinación del valor de fps . 
 
Cuando la armadura de compresión no se considere al utilizar la expresión (18-3), o 
sea cuando se adopte el término ω’ = 0 , entonces el término  
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puede ser menor que 0,17 y por lo tanto se obtiene un valor mayor y correcto de fps . 
 
Cuando el valor de d’ es grande, la deformación en la armadura comprimida puede ser 
considerablemente menor que su deformación por fluencia. En este caso , la armadura de 
compresión no influye en el valor de fps de manera tan favorable como lo indica la 
expresión (18-3), razón por la cual dicha expresión está limitada a vigas en las que el 
valor de d’ es igual o menor que 0,15 dp , o sea (d’ ≤ 0,15 dp). 
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El término [ ])'()d/d('f/f pcpup ωωρ −+  de la expresión (18-3), se puede escribir de 

la siguiente forma: [ ])'fdb(/f'A)'fdb(/fA'f/f cpyscpyscpup −+ρ , que re-
sulta más conveniente en algunos casos, por ejemplo cuando hay armadura de tracción 
no tesa. 
 
La expresión (18-5) considera los resultados de ensayos realizados sobre elementos con 
cables no adherentes y relaciones luz/altura mayores que 35 (losas en una sola 
dirección, placas planas y losas planas). Ver la referencia 18.7.  Estos ensayos indican 
que la expresión (18-4), utilizada en el pasado para todas las relaciones luz/altura, 
sobrestimaría el incremento de tensión en dichos elementos. Aunque estos mismos 
ensayos indican que el momento resistente de estos elementos de poca altura, diseñados 
por medio de la expresión (18-4), cumple con las exigencias de resistencia para la carga 
mayorada, este resultado muestra el efecto de los requisitos de este Reglamento para 
armadura mínima, así como la limitación de la tensión de tracción del hormigón, que con 
frecuencia controla el valor de la fuerza de pretensado  provista. 
 
 
C 18.8.  LÍMITES PARA LA ARMADURA DE LOS ELEMENTOS SOLICITADOS 

A FLEXIÓN 
 
 
C 18.8.1. Los valores límites de la deformación neta por tracción especificados en los 
artículos 10.3.3. y 10.34. para las secciones controladas por compresión y por tracción se 
aplican también a las secciones pretensadas. Estos requisitos reemplazan los límites de 
armadura máxima especificados en el código ACI 318-99. 
 
El límite de la deformación neta por tracción para las secciones controladas por 
tracción dados en el artículo 10.3.4. también se puede expresar en términos de  ωp  como 
se definía en la edición 1999 del Código ACI 318. 
 
El  límite  de  la  deformación  neta  por  tracción  de  0,005  corresponde a  un  valor de  
ωp = 0,32 β1  para secciones rectangulares pretensadas. 
 
 
C 18.8.2. Esta prescripción constituye una precaución contra el desarrollo de una falla 
brusca por flexión inmediatamente después de la fisuración. Un elemento sometido a 
flexión, diseñado de acuerdo con las especificaciones de este Reglamento, exige una 
carga adicional considerable, por encima de la correspondiente a la fisuración, para 
alcanzar su resistencia a la flexión, de manera que una flecha considerable advertiría que 
el elemento está alcanzando su resistencia. Si la resistencia a la flexión se alcanzara poco 
después de la fisuración no se desarrollaría la flecha y no habría advertencia. 
 
C 18.8.3.  Este artículo exige colocar armadura adherente cerca de la cara traccionada de 
los elementos pretensados solicitados a flexión con el propósito de controlar la fisuración 
bajo cargas de servicio o cargas mayores. 
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C 18.9. ARMADURA ADHERENTE MÍNIMA 
 
C 18.9.1. Este artículo especifica que en los elementos pretensados con cables no 
adherentes es necesario colocar armadura adherente con el propósito de asegurar, por 
un lado, que el elemento al alcanzar su resistencia última, se comporte como un elemento 
flexionado en lugar de hacerlo como un arco atirantado, y por otro lado, para controlar la 
fisuración bajo las cargas de servicio cuando las tensiones de tracción superan el valor 
del módulo de rotura del hormigón. 
 
La colocación de una cantidad mínima de armadura adherente, tal como se especifica 
en el artículo 18.9., contribuye a garantizar un comportamiento adecuado del elemento 
estructural. 
 
Las investigaciones han demostrado que los elementos postesados no adherentes, no 
tienen gran capacidad para disipar energía bajo cargas sísmicas severas, pues la 
respuesta del elemento es principalmente elástica. Por esta razón, se debe suponer que 
los elementos estructurales postesados no adherentes, armados de acuerdo con las 
prescripciones de este artículo, únicamente soportan cargas verticales y actúan como 
diafragmas horizontales entre elementos disipadores de energía, bajo la acción de cargas 
sísmicas de la magnitud definida en el Reglamento INPRES-CIRSOC 103 Parte II-2005. 
Las secciones mínimas de armadura adherente exigidas por las expresiones (18-6) y     
(18-8) son áreas mínimas absolutas e independientes de la calidad del acero o del 
limite de fluencia de diseño. 
 
C 18.9.2. La especificación con respecto a la colocación de una armadura adherente 
mínima en todos los elementos, con excepción de los sistemas de losas planas armadas 
en dos direcciones, se fundamenta en investigaciones que compararon el comportamiento 
de vigas postesadas adherentes y no adherentes, (ver la referencia 18.8.). 
 
En base a estas investigaciones también se aconseja aplicar las especificaciones dadas 
en el artículo 18.9.2. a los sistemas de losas armadas en una dirección. 
 
C 18.9.3. El área de armadura adherente mínima, que se especifica para los sistemas de 
losas planas armadas en dos direcciones se fundamenta en los informes dados en las 
referencias 18.3. y 18.9.  
 
Las limitadas investigaciones disponibles sobre losas planas armadas en dos direccio-
nes con ábacos (ver la referencia 18.10.) indican que el comportamiento de estos 
sistemas es similar al de las placas planas.  En la referencia 18.9. se aclara que el artícu-
lo 18.9.3. se debe aplicar a sistemas de losas planas armadas en dos direcciones. 
 
C 18.9.3.1. Para cargas y luces normales, los ensayos de placas planas resumidos en el 
informe de la referencia 18.3. y la experiencia acumulada con la utilización del Código ACI 
318 en Estados Unidos, indican un comportamiento satisfactorio sin armadura adherente 
en las áreas descriptas en el artículo 18.9.3.1.  
 
C 18.9.3.2. En las zonas de momento positivo, en las cuales las tensiones de tracción 

están comprendidas entre los valores c'f6
1   y  c'f2

1 , se exige la colocación de un 

área mínima de armadura adherente, dimensionada de acuerdo con la expresión (18-7). 
La fuerza de tracción Nc  se debe determinar para las cargas de servicio sobre la base 
de una sección homogénea no fisurada. 
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C 18.9.3.3. Las investigaciones realizadas sobre sistemas de losas planas armadas en 
dos direcciones, postesadas, no adherentes y que se describen en las referencias 
18.1., 18.3., 18.9. y 18.10., demuestran que la armadura adherente en las zonas de mo-
mento negativo dimensionada en base al 0,075 % del área de la sección transversal de la 
faja de losa correspondiente a una viga, proporciona una ductilidad suficiente y reduce 
tanto la separación como las aberturas de las fisuras. 
 
Con el fin de considerar los diferentes tramos tributarios adyacentes, la expresión (18-
8) se desarrolla en base al pórtico equivalente como se define en el artículo y en la 
Figura 13.7.2. 
 
Para los paños de losas rectangulares, la expresión (18-8) se considera conservativa, al 
estar basada en la mayor sección transversal de las dos fajas losa-viga perteneciente a 
los dos pórticos equivalentes que se intersectan en la columna. Esta situación garantiza 
que en ambas direcciones se va a colocar el mínimo porcentaje de armadura 
recomendado por las investigaciones.  La concentración de esta armadura, en la parte 
superior de la losa, directamente sobre la columna e inmediatamente adyacente a ella se 
considera muy importante. 
 
Las investigaciones también demuestran que en los lugares donde se presentan 
tensiones bajas de tracción para las cargas de servicio, se obtiene un comportamiento 
satisfactorio a nivel de las cargas mayoradas, sin armadura adherente. Sin embargo, 
este Reglamento exige una armadura adherente mínima, independientemente de los 
niveles de tensiones para la carga de servicio, con el propósito de contribuir a mejorar la 
ductilidad y la continuidad por flexión, al igual que para limitar el ancho de las fisuras 
y su separación debido a los excesos de cargas, temperatura o contracción. 
 
Las investigaciones realizadas sobre las uniones entre placas planas postesadas y 
columnas se describen en las referencias 18.11., 18.12., 18.13., 18.14. y 18.15. 
 
C 18.9.4. La armadura adherente debe estar convenientemente anclada para que 
desarrolle su capacidad cuando actúa la carga mayorada.  
 
Las prescripciones dadas en el Capítulo 12 garantizan que la armadura adherente que se 
exige para la resistencia a flexión bajo las cargas mayoradas, de acuerdo con el artículo 
18.7.3., o para las condiciones de tensión de tracción para cargas de servicio, de acuerdo 
con el artículo 18.9.3.2., se ancle de manera adecuada con el fin de que se desarrollen 
las fuerzas de tracción o de compresión. 
 
Para la armadura adherente, exigida en los artículos 18.9.2. ó 18.9.3.3., pero que no 
colabora en el desarrollo de la resistencia a flexión de acuerdo con el artículo 18.7.3., se 
permite utilizar las longitudes de anclaje mínimas. 
 
Las investigaciones presentadas en la referencia 18.10., sobre vigas continuas, demues-
tran que estas longitudes mínimas brindan un comportamiento adecuado bajo las 
condiciones de carga de servicio y de cargas mayoradas. 
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C 18.10. ESTRUCTURAS ESTÁTICAMENTE INDETERMINADAS 
 
C 18.10.3. Para las estructuras estáticamente indeterminadas, los momentos debidos a 
las reacciones inducidas por las fuerzas de pretensado, generalmente denominados 
momentos de segundo orden, son significativos tanto en los estados elásticos como en 
los inelásticos (ver las referencias 18.16. a 18.18. inclusive).  
 
Las deformaciones elásticas producidas por un cable no concordante, modifican la 
cantidad de rotación inelástica necesaria para obtener una cierta cantidad de 
redistribución de momentos.  
 
Por el contrario, para una viga con una capacidad de rotación inelástica dada, la 
cantidad en la cual el momento en el apoyo se puede variar, se modifica en una cantidad 
igual al momento secundario en el apoyo debido al pretensado. De esta manera, este 
Reglamento prescribe que los momentos secundarios se deben incluir al determinar los 
momentos de diseño. 
 
Para determinar los momentos a utilizar en el diseño, el orden de los cálculos debe ser el 
siguiente: 
 

a) determinar los momentos debidos a las cargas permanentes y a las sobrecargas,  
 
b) modificarlos sumando algebraicamente los momentos secundarios, 
 
c) redistribuir según el criterio establecido. 

 
Un momento secundario positivo en el apoyo, producido por un cable con la 
concavidad de su curvatura hacia abajo, obtenido a partir de un perfil concordante, 
reducirá por lo tanto, los momentos negativos cerca de los apoyos y aumentará los 
momentos positivos en las zonas cercanas al centro del tramo. Un cable que tiene 
curvatura con la concavidad hacia arriba, tendrá el efecto contrario. 
 
 
C 18.10.4. Redistribución de los momentos negativos en elementos pretensados 
continuos solicitados a flexión  
 
Las especificaciones dadas en el artículo 8.4. para la redistribución de los momentos 
negativos se deben aplicar también a los elementos pretensados. 
 
En la referencia 18.16. se desarrolla un estudio comparativo de los resultados de ensayo 
obtenidos con la versión anterior del artículo 18.10.4. del Código ACI 318-99. 
 
Para que los principios de redistribución de los momentos, establecidos en el artículo 
18.10.4., se puedan aplicar a las vigas con cables no adherentes, es necesario que 
tales vigas contengan armadura adherente suficiente para asegurar que luego de la 
fisuración, continuarán actuando como  vigas y no como una serie de arcos 
atirantados. Para cumplir este  requisito se deben aplicar las especificaciones del artículo 
18.9. 
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C 18.11. ELEMENTOS COMPRIMIDOS. COMBINACIÓN DE CARGAS AXIA-
LES Y DE FLEXIÓN  

 
 
C 18.11.2. Límites de la armadura en elementos pretensados solicitados a 
compresión. 
 
C 18.11.2.3. La armadura mínima especificada en el artículo 14.3. para tabiques, no 
necesita ser aplicada a tabiques de hormigón pretensado, siempre que la función de 
compresión promedio en el hormigón, debida exclusivamente a la fuerza efectiva de 
pretensado sea igual o mayor que 1,5 MPa  y que se efectúe un análisis estructural 
completo para demostrar que se verifican la resistencia y la estabilidad con cuantías 
menores de armadura. 
 
 
C 18.12. SISTEMAS DE LOSAS 
 
C 18.12.1. En los sistemas de losas pretensadas la utilización del método de análisis del 
pórtico equivalente (artículo 13.7.) o de procedimientos de diseño más precisos, es 
necesario para determinar momentos y esfuerzos de corte, tanto de servicio como 
mayorados,. El método de análisis del pórtico equivalente  ha demostrado, en ensayos 
de grandes modelos estructurales, que predice en forma satisfactoria los momentos y 
esfuerzos de corte mayorados en sistemas de losas  pretensadas (ver las referencias 
18.11., 18.12., 18.13., 18.20., 18.21 y 18.22.).  La mencionada investigación también de-
muestra que el análisis utilizando secciones prismáticas u otras aproximaciones de la 
rigidez, puede suministrar resultados erróneos del lado de la inseguridad. El artículo 
13.7.7.4. no se deber aplicar a los sistemas de losas pretensadas, puesto que se 
refiere a losas armadas calculadas según el método de diseño directo y porque la 
redistribución de momentos para losas pretensadas se especifica en el artículo 
18.10.4. De igual forma el artículo 13.7.7.5. no se debe aplicar a sistemas de losas 
pretensadas, porque la distribución de momentos entre fajas de columna y fajas 
intermedias, especificada en el mencionado artículo, se basa en ensayos de losas de 
hormigón armado. Los métodos simplificados que utilizan coeficientes promedio, no se 
deben aplicar a sistemas de losas  de hormigón pretensado. 
 
C 18.12.2. Los resultados de los ensayos que se describen en las referencias 18.11., 
18.12., 18.13., 18.20., 18.21. y 18.22. indican que el momento resistente y la resistencia al 
corte de las losas pretensadas, es controlada por la resistencia total del acero de 
pretensado y por la cantidad y ubicación de la armadura no tesa, más que por la 
distribución de los cables.  
 
C 18.12.3. En las losas planas pretensadas continuas, con más de dos tramos en cada 
dirección, la relación luz/espesor generalmente no debe exceder de 42  para entrepisos y 
de 48 para cubiertas. Estos límites se pueden incrementar a 48 y 52 respectivamente, 
cuando los cálculos demuestren que la flecha, la contraflecha, y la frecuencia y amplitud 
de las vibraciones tanto a corto como a largo plazo, no son objetables. 
 
La flecha y la contraflecha a corto y a largo plazo, se deben determinar y verificar en 
relación con los requisitos de comportamiento en servicio establecidos en función del uso 
específico de la estructura. 
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La longitud máxima de una losa entre juntas de construcción, se limita generalmente a 
30 ó 45 m a fin de minimizar el efecto del acortamiento de la losa y evitar pérdidas 
excesivas de pretensado debidas a la fricción. 
 
C 18.12.4. Este artículo proporciona una guía específica con respecto a la distribución de 
los cables permitiéndose la utilización de distribuciones de cables en una sola dirección 
dispuestos en bandas. Este  método de distribución de cables brinda un comportamiento 
satisfactorio según lo han demostrado las investigaciones realizadas. 
 
C 18.12.5.  Los medios adecuados para evitar o controlar la fisuración que pueden originar 
la presencia de aberturas en las losas incluyen: 
 
� la adopción de radio de curvatura del cable suficientemente grande, 

 
� la adopción de una separación adecuada de los cables con respecto a las 

esquinas de las aberturas, 
 
� la prolongación de los cables rectos más allá de las esquinas de las aberturas, 

 
� la colocación de armadura con forma de horquilla para transferir las fuerzas 

laterales al hormigón circundante. 
 
Para el caso de aberturas de mayor tamaño, cuando resulte necesario terminar algunos 
cables para “inhibición de las fisuras” que se ilustra en la Figura C 18.12.5.a), antes que la 
opción b) que se utiliza para mejorar la fisuración. 
 
 
 

 
 
 
    Figura 18.12.5.a) y b) Ubicación de los cables en presencia de aberturas en las 

losas.  
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En algunos casos puede ser necesario aislar pequeñas secciones de losas adyacentes a 
las aberturas mediante juntas de losa, como se ilustra en la Figura C 18.12.5. c). 
 
 

 
 

Figura C 18.12.5. c).  Aislación de pequeñas secciones de losa, adyacentes a 
las aberturas, mediante la construcción de juntas de losa. 

 
 
Las secciones de losa aisladas se deben armar con armadura adherente convencional. 
 
Para grandes aberturas se debe siempre armar la parte superior e inferior de la abertura 
de losa con barras diagonales para el control de la fisuración que se inicia en las esquinas 
de las aberturas. 
 
En algunos casos es necesario colocar además, armadura estructural adicional 
alrededor del perímetro de la losa para distribuir algunas cargas aplicadas en la abertura 
de la losa. 
 
Las cargas en las aberturas se pueden normalmente distribuir mediante la disposición de 
cables y armadura adherente adicional alrededor del perímetro. 
 
Sin embargo existen algunas situaciones en las que se hace necesario disponer vigas 
adicionales para dirigir las cargas a los perímetros de las aberturas y realizar un análisis 
estructural para determinar cuáles de esas cargas pueden ser absorbidas por la utilización 
de cables y armadura adherente adicional y cuáles necesitan la presencia de una viga. 
 
Con el fin de minimizar los efectos de las aberturas sobre la capacidad para absorber corte 
de las losas, en su unión con los tabiques o columnas, se recomienda ubicar las aber-
turas en la mitad de los tramos de  las losas armadas en una dirección, o de las 
placas planas armadas en dos direcciones. 
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Cuando las aberturas estén ubicadas en aquellos lugares donde pueden reducir la 
capacidad al corte de la losa, es esencial realizar un análisis más detallado de la 
capacidad de la configuración estructural real de la losa. 
 
 
C 18.13.  ZONAS DE ANCLAJE DE LOS CABLES POSTESADOS 
 
El contenido de este artículo fue completamente revisado en la edición 1999 del Código 
ACI 318 con el fin de compatibilizarlo con el contenido de la publicación de la referencia 
18.23. y con las  recomendaciones de la referencia 18.24. referidas a puentes, documen-
tos que se deben consultar hasta tanto no se redacte el conjunto Reglamentario CIRSOC 
e INPRES-CIRSOC específico para Estructuras de Puentes de Hormigón. 
 
En la edición 1999 y 2002 del Código ACI 318, se ha revisado el texto de este artículo con 
el fin de hacerlo, en general, compatible con las especificaciones detalladas para las 
zonas de anclaje de postesado de la referencia 18.23. 
 
En el artículo 18.15.1 del Código ACI 318-02 se hace mención a que el diseño de las 
zonas de anclaje para cables multicordón debe cumplir con ciertas especificaciones 
establecidas en el documento AASHTO "Standard Specification for Highway Bridges" . 
 
Para facilitar la aplicación de este artículo se ha decidido traducir dichas especificaciones e 
incorporarlas como parte del texto reglamentario. Ver además los comentarios al artículo 
18.13.2. 
 
C 18.13.1. Zona de anclaje 
 
En base al principio de Saint Venant, la extensión de la zona de anclaje se puede 
estimar, en forma aproximada, como igual a la mayor dimensión de la sección 
transversal. Las zonas de anclaje local y general se definen e ilustran en la Figura 
18.13.1.a). 
 
Cuando los dispositivos de anclaje, ubicados lejos del extremo del elemento 
(dispositivos intermedios), se tesan, se originan grandes tensiones de tracción localizadas 
detrás y adelante del dispositivo. 
 
Estas tensiones de tracción son inducidas por la incompatibilidad de las deformaciones 
entre la parte anterior y posterior del dispositivo de anclaje, que se identifican en la Figura 
18.13.1. b) como el área sombreada, la que debe ser considerada en forma completa. 
 
C 18.13.2. Zonal local 
 
La zona local debe resistir las muy elevadas tensiones locales, introducidas por el 
dispositivo de anclaje, y las  transfiere al resto de la zona de anclaje. El comportamiento de 
la zona local está fuertemente influido por las características específicas del dispositivo de 
anclaje y por su armadura de confinamiento, y menos por la geometría y la carga de toda 
la estructura. 
 
Algunas veces el diseño de la zona local no se puede completar hasta tanto no se define 
el tipo específico de dispositivo de anclaje que se va a utilizar. 
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Cuando se utilicen dispositivos de anclaje especiales, el proveedor deberá suministrar 
toda la información de los ensayos que demuestren que el dispositivo verifica las 
exigencias del artículo 18.15.1.5. como así también toda otra información sobre las 
condiciones de instalación y utilización del dispositivo. 
 
Las principales consideraciones para el diseño de la zonal local se refieren a los efectos 
de las elevadas presiones sobre la placa de asiento, y a la capacidad de la armadura de 
confinamiento de incrementar la capacidad del hormigón para resistir las tensiones 
provenientes de dicha placa. 
 
La fuerza de pretensado mayorada Ppu es el producto del factor de carga (igual a 1,2 de 
acuerdo con el artículo 9.2.5.) y la fuerza de pretensado máxima admisible. 
 
A partir de las especificaciones dadas en el artículo 18.5.1. es habitual sobretesar hasta un 
valor igual a 0,94 fpy pero no mayor que 0,80 fpu , lo que se permite sólo por períodos 
cortos de tiempo. 
 
 

Ppu = (1,2)  (0,80) fpu  Aps = 0,96  fpu  Aps 
 
 
C 18.13.3. Zona general 
 
Dentro de la zona general, no es válida la hipótesis habitual de la teoría de vigas con 
respecto a que las secciones planas, permanecen planas. 
 
El diseño debe contemplar todas las áreas de tensiones de tracción que pueden ser 
originadas por el dispositivo de anclaje, incluyendo el desgarramiento (hendimiento), el 
descascaramiento y las fuerzas de tracción en el borde longitudinal, como se muestra en 
la Figura 18.13.1. c). 
 
También se deben verificar las tensiones de compresión que se producen 
inmediatamente delante del anclaje (como se muestra en la Figura 18.13.1. b). 
 
También se deben verificar las tensiones de compresión que se producen en el área 
inmediatamente por delante de la zona local, como se muestra en la Figura 18.13.1.b). 
 
Algunas veces no se puede determinar la armadura necesaria hasta tanto no se definan, 
en la etapa de ejecución de los planos constructivos, el tipo de cable y anclaje específico 
que se va a utilizar. 
 
Las responsabilidades inherentes al diseño y a la aprobación se deben establecer en 
forma clara tanto en los planos como en las especificaciones técnicas. 
 
Los cambios bruscos de sección pueden originar una importante desviación en la 
trayectoria de las fuerzas, lo que puede incrementar las fuerzas de tracción, como se 
indica en la Figura 18.13.3. 
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C 18.13.4. Resistencias nominales de los materiales 
 
Dado que el diseño de las zonas de anclaje está basado en un enfoque de resistencia, se 
deben esperar algunas deformaciones inelásticas del hormigón, situación que se refleja en 
el bajo valor de la resistencia nominal de compresión del hormigón sin confinar. 
 
Para el hormigón bien confinado se puede incrementar la resistencia efectiva del 
hormigón (ver la referencia 18.24.). 
 
El valor nominal de la resistencia a tracción del acero de pretensado adherente está 
limitado al valor del límite de fluencia del acero de pretensado, dado que la expresión    
(18-3) puede no ser aplicable en condiciones sin flexión. 
 
El valor dado para el acero de pretensado no adherente se fundamente en los valores 
del artículo 18.7.2.b) y c) pero está, en cierta forma, limitado para estas aplicaciones sin 
flexión en una zona de pequeña longitud. 
 
Los resultados de ensayos, descriptos en la referencia 18.26., indican que la tensión de 
compresión introducida por el pretensado auxiliar, aplicado en forma perpendicular al eje 
de los cables principales, es efectiva para incrementar la capacidad de la zona de 
anclajes. 
 
La inclusión del factor λ para hormigones livianos (que serán objeto de un 
Reglamento CIRSOC específico) demuestra su baja resistencia a la tracción, lo que 
constituye un factor indirecto para la limitación de las tensiones de compresión, al igual 
que la alta dispersión y fragilidad exhibida en las zonas de anclaje, en los ensayos 
realizados con algunos tipos de hormigones livianos. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural debe especificar en los planos y especificaciones de 
la obra la resistencia del hormigón en el momento de aplicar el tesado. 
 
Con el fin de limitar la fisuración temprana por contracción, los cables monocordón son, 
algunas veces, tesados con resistencias del hormigón menores que 20 MPa, ya sea 
utilizando anclajes monocordón sobredimensionados, o tesando en etapas de 1/3 a 1/2  de 
los valores finales de la fuerza total en el cable. 
 
C 18.13.5. Métodos de diseño  
 
La lista de los métodos de diseño indicados en el artículo 18.13.5.1. incluye aquellos 
procedimientos para los cuales se han dado lineamientos relativamente específicos en las 
referencias 18.23. y 18.24. Estos procedimientos han demostrado ser conservativos en la 
predicción de la resistencia cuando se los compara con los resultados de ensayos (ver la 
referencia 18.24.). 
 
La utilización de los modelos de bielas es especialmente útil para diseñar la zona 
general de anclaje (ver la referencia 18.24.). 
 
En muchas aplicaciones de anclajes, donde una substancial masa de hormigón rodea a 
los anclajes, se pueden utilizar expresiones simplificadas excepto en los casos 
indicados en el artículo 18.13.5.2. 
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En muchos casos, se pueden utilizar las expresiones simplificadas, basadas en las 
referencias 18.23. y 18.24. 
 
Los valores para la magnitud de la fuerza de desgarramiento (hendimiento o estalla-
miento), Tdesg. , y para la distancia de su baricentro a la mayor superficie de apoyo del 
anclaje, ddesg. , se pueden estimar mediante las expresiones (18-1) y 18-2) respectiva-
mente. 
 
Los términos de las expresiones (18-1) y (18-2) se indican en la Figura 18.13.5. para una 
fuerza de pretensado con pequeña excentricidad. 
 
Cuando exista más de un cable, en la aplicación de las expresiones (C 18-1) y (C 18-2) se 
debe considerar la secuencia de tesado especificada. 
 
 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −∑=

h
h1P25,0T anc

pu.desg                                        (C 18-1) 

 
)e2h(5,0d anc.desg −=                                                (C 18-2) 

 
siendo: 
 

Σ Ppu la sumatoria de las fuerzas Ppu , para la secuencia de los cordones 
individuales, en N. 

 
hanc la altura del dispositivo de anclaje o de un grupo de dispositivos poco 

separados en la dirección considerada, en mm. 
 
eanc la excentricidad (considerada siempre positiva) del dispositivo de anclaje o 

del grupo de dispositivos poco separados en la dirección considerada, con 
respecto al baricentro de la sección, en mm. 

 
h la altura de la sección transversal en la dirección considerada, en mm. 
 
 

Los dispositivos de anclaje se consideran poco separados, si la distancia entre sus 
centros no excede de 1,5 veces el ancho del dispositivo de anclaje en la dirección 
considerada. 
 
La fuerza de desgarramiento (hendimiento) para los cables en los cuales el baricentro 
está ubicado dentro del núcleo central de la sección, se puede estimar en un 2 % de la 
fuerza del pretensado total mayorado, excepto para el caso de los dispositivos de anclaje 
múltiples con una separación entre centros mayor que 0,4 veces la altura de la sección. 
 
Para separaciones mayores o para los casos en que los baricentros de los cables se 
ubiquen fuera del núcleo, se requiere un análisis detallado. 
 
En forma adicional, para el postesado de secciones delgadas, secciones con alas, 
secciones irregulares, o cuando los cables presentan una curvatura apreciable dentro 
de la zona general de anclaje, se exigen procedimientos más generales como los dados 
en la referencia 18.23. (artículos 9.21.4. y 9.21.5.). 
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En la referencia 18.23. (artículo 9.21.3.4.) también se presentan recomendaciones 
detalladas sobre los principios generales que se deben aplicar para todos los métodos de 
diseño. 
 
C 18.13.5.3. La secuencia de tesado de los dispositivos de anclaje puede tener un 
efecto significativo sobre las tensiones de la zona general. Por lo tanto es importante 
considerar no solo la etapa final de la secuencia de tesado, con todos los cables ya 
tesados, sino también las etapas intermedias durante la construcción. Se deben considerar 
las fuerzas de desgarramiento o hendimiento más críticas producidas tanto por cada una 
de las combinaciones de postesado aplicadas en forma secuencial, como por el grupo total 
de cables. 
 
C 18.13.5.4. Las disposiciones con respecto a los efectos tridimensionales se incluyeron 
con el  propósito de alertar al Proyectista o Diseñador Estructural acerca de los efectos 
perpendiculares al plano principal del elemento, tales como el desgarramiento 
(hendimiento) en la dirección delgada de las almas o losas. En muchos casos estos 
efectos se pueden determinar en forma independiente para cada dirección, pero algunas 
aplicaciones requieren un análisis tridimensional completo (por ejemplo en los diafragmas 
para el anclaje de los cables exteriores). 
 
C 18.13.5.5. Cuando los dispositivos de anclaje se ubican lejos del extremo del elemento 
(anclajes intermedios), las tensiones locales de tracción se generan detrás de dichos 
dispositivos (ver la Figura 18.13.1. b), debido a las exigencia de compatibilidad entre las 
deformaciones  que se producen atrás y adelante del dispositivo de anclaje. 
 
Para limitar la extensión de la fisuración detrás del dispositivo de anclaje, se exige colocar 
una armadura adherente (no tesa) hacia atrás, en la zona inmediata que circunda al 
anclaje. 
 
La prescripción del valor 0,35 Ppu se obtuvo considerando que el 25 % de la fuerza del 
pretensado sin mayorar, es resistida por la armadura trabajando a un valor de 0,6 fy . 
 
 
C 18.14.  DISEÑO DE LAS ZONAS DE ANCLAJE PARA MONOCORDONES O  

CABLES DE UNA ÚNICA BARRA DE 16 MM DE DIÁMETRO 
 
C 18.14.2. Diseño de la zona general de anclaje para los cables de losas 
 
Las prescripciones de armadura mínima para los cables monocordones se 
fundamentan en las recomendaciones dadas en la referencia 18.25. en la que se pueden 
consultar detalles típicos. 
 
Las barras horizontales paralelas al borde, exigidas en el artículo 18.14.2.2., deben ser 
continuas donde sea posible. 
 
Los ensayos realizados en Estados Unidos, sobre los que se basan las recomendaciones 
de la referencia 18.24., se limitaron a dispositivos de anclaje para cordones de 12,7 mm, 
de 1900 MPa, (grado 270) no adherentes en hormigón de densidad normal.  
 
Para dispositivos de anclaje de cordones mayores que 12,7 mm y para losas de hormigón 
liviano, la referencia 18.25. recomienda que la cantidad y separación de la armadura se 
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ajuste en forma conservadora para proveer una fuerza de anclaje mayor y menores 
tensiones de desgarramiento o hendimiento en los hormigones livianos (ver la referencia 
18.25.). 
 
Tanto la  referencia 18.24. como la 18.25  recomiendan la colocación de armadura en 
forma de horquillas para los anclajes ubicados dentro de los 300 mm de las esquinas de 
las losas, con el fin de absorber los esfuerzos de tracción. La expresión “delante del” 
utilizada en el artículo 18.14.2.3. tiene el significado indicado en la Figura 18.13.1. 
 
En aquellos casos en los que utilicen dispositivos de anclaje para multicordones en 
losas, se debe aplicar el artículo 18.15. 
 
La armadura de desgarramiento o hendimiento, perpendicular al plano de la losa, 
requerida por el artículo 18.14.2.3. para grupos de cables con poca separación, también se 
debe suministrar en el caso de cables más separados, cuando se determine que la falla de 
un dispositivo de anclaje puede causar más que un daño local. 
 
 
C 18.14.3. Diseño de la zona general de anclaje para grupos de cables monocordón 
en vigas principales y secundarias 
 
A menudo, en las vigas principales y secundarias se utilizan grupos de cables 
monocordón con dispositivos de anclaje individuales. 
 
Los dispositivos de anclaje se pueden considerar “poco separados” si su separación, 
medida entre los centros, no excede de 1,5 veces el ancho del dispositivo de anclaje en la 
dirección considerada. 
 
Cuando una viga principal o secundaria tiene un dispositivo único, o un grupo único 
de dispositivos de anclaje “poco separados” se podrán utilizar expresiones 
simplificadas, como las que se indican en el Comentario al artículo 18.3.5., a menos que 
se deba aplicar el artículo 18.13.5.2. 
 
Las condiciones más complejas se pueden diseñar utilizando los modelos de bielas. En las 
referencias 18.25. y 18.26. y en el artículo C 18.13.5. se desarrollan recomendaciones 
detalladas para utilizar este tipo de modelos. 
 
 
C 18.15. DISEÑO DE LAS ZONAS DE ANCLAJE PARA CABLES MULTICOR-

DÓN 
 
C 18.15.1. Diseño de la zona local 
 
En el artículo 18.15.1. del Código ACI 318-02 se hace mención a que el diseño de las 
zonas de anclaje para cables multicordón debe cumplir con ciertas especificaciones 
establecidas en documentos internacionales de reconocido prestigio. 
 
Para facilitar la aplicación de este artículo se ha decidido traducir dichas especificaciones e 
incorporarlas como parte del texto reglamentario. Ver además los comentarios al artículos 
18.13.2. 
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C 18.15.2. Utilización de los dispositivos especiales de anclaje 
 
La armadura superficial es la armadura que se coloca cerca de las superficies exteriores 
en la zona de anclaje, con el propósito de limitar la abertura y separación de las fisuras. 
 
La armadura que se utilice en la zona general de anclaje para absorber otras acciones 
(tales como la flexión, el corte, la contracción, la temperatura y similares) se puede utilizar 
para verificar los requisitos de la armadura superficial suplementaria. 
 
La determinación de la armadura superficial suplementaria depende del tipo de 
dispositivo de anclaje utilizado y por lo general no se puede determinar hasta la etapa de 
definición de los planos de obra. 
 
 
C 18.16.  PROTECCIÓN CONTRA LA CORROSIÓN DE LOS CORDONES NO 

ADHERENTES 
 
C 18.16.1. Los materiales adecuados para la protección contra la corrosión del acero 
de pretensado deben tener las propiedades descriptas en la norma IRAM 5170, así como 
otras normas IRAM con el mismo objetivo. Además se recomienda consultar el artículo 
5.1. de la referencia 18.26. 
 
C 18.16.2. En general, el encapsulado del acero de pretensado no adherente debe ser 
estanco, continuo, de polietileno de alta densidad, obtenido por extrucción directa sobre el 
acero de pretensado recubierto con la protección contra la corrosión. 
 
C 18.16.4. A partir de la edición 1989, el Código ACI 318 incorporó los requerimientos de 
protección contra la corrosión para los cables monocordón no adherentes, 
especificados en la publicación de la referencia 18.26.,  que a partir de la edición 2002 se 
ha transformado en un documento ACI con igual titulo e igual número de referencia. Hasta 
tanto el CIRSOC redacte un documento específico sobre “Protección integral de siste-
mas de pretensado con  cables monocordón no adherentes” se recomienda utilizar las 
prescripciones de la referencia 18.26. 
 
 
C 18.17. VAINAS PARA POSTESADO 
 
La inyección tiene por objeto proteger el acero tesado contra la corrosión y asegurar la 
adherencia entre los elementos tensores y el hormigón. 
 
La correcta inyección de las vainas que alojan los cables, constituidos por alambres, 
cordones o barras, de un elemento de hormigón postesado, es una tarea de fundamental 
importancia para asegurar la durabilidad de la estructura. 
 
Por lo tanto, la inyección de las vainas y los requisitos para la mezcla de inyección deben 
ser controlados por un Profesional Responsable. 
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Figura C 18.16.4.  Defectos potenciales en la protección contra la corrosión en el 
anclaje activo de un cable monocordón no adherente. 

 
 
 
C 18.17.4.  Antes de la inyección, se deben controlar las vainas para garantizar el libre 
pasaje de la mezcla. Previamente a las operaciones de inyección se deben limpiar las 
vainas con agua a presión. Concluida esta tarea se debe eliminar el agua sobrante de las 
vainas con aire comprimido, salvo que el sistema empleado recomiende otro método, ya 
que para la eliminación total del agua, en general no son suficientes los drenes inferiores 
de las vainas. El agua de lavado debe responder a lo indicado en el Capítulo 23. 
 
Cuando se deban interrumpir la tarea de inyección sin haber completado el llenado de una 
vaina, se debe proceder a eliminar la pasta mediante chorros de agua a presión. 
 
En los canales sin vaina se debe introducir agua para humedecer el hormigón antes de la 
inyección de la pasta, para que el hormigón no absorba demasiada agua de la mezcla de 
inyección. El agua sobrante, luego del humedecimiento, se debe eliminar por medio de 
aire comprimido. 
 
La presencia de agua en las vainas puede originar, al congelarse, roturas en el 
hormigón que las rodea. Cuando están presentes los cordones se debe evitar 
también la acumulación de agua en las vainas. 
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Cuando se prevea que el acero de pretensado va a estar expuesto a prolongados períodos 
de humedad en las vainas, antes de la inyección de la mezcla, se debe utilizar un inhibidor 
contra la corrosión con el fin de suministrar una protección temporaria, el que no deberá 
afectar la adherencia con la mezcla de inyección. 
 
 
C 18.18. INYECCIÓN DE LECHADA DE CEMENTO EN VAINAS DE ESTRUC-

TURAS DE HORMIGÓN POSTESADO CON CABLES ADHERENTES 
 
Las propiedades de la mezcla de inyección y los procedimientos utilizados para su 
inyección son críticos en las construcciones postesadas (ver las referencias 18.28. y 
18.29.). 
 
 
C 18.20. APLICACIÓN Y MEDICIÓN DE LA FUERZA DE TESADO 
 
C 18.20.1. Las mediciones de los alargamientos en los elementos pretensados se 
pueden realizar de acuerdo con los procedimientos indicados en la referencia 18.30. 
 
El artículo 18.18.1. fue revisado a partir de la edición 1989 del Código ACI 318, con el fin 
de permitir un 7 % de tolerancia en la fuerza del acero de pretensado en las estructuras 
postensadas, determinada por mediciones de presión y alargamiento (elongación). 
 
Las mediciones del alargamiento para una estructura postesada son afectadas por 
varios factores que en el caso de los elementos pretensados son menos significativos o no 
existen. 
 
La fricción a lo largo del acero de pretensado en las aplicaciones postesadas, se 
puede ver afectada en distintos grados por las tolerancias de ubicación y por pequeñas 
irregularidades en el trazado del cable debido a la colocación del hormigón. 
 
Los coeficientes de fricción entre el acero de pretensado y la vaina también están 
sujetos a variaciones. 
 
El valor del 5 % de tolerancia fue incorporado al Código ACI 318 a partir de 1963, siguien-
do las recomendaciones de la referencia 18.3., a partir de la experiencia realizada con la 
producción de elementos de hormigón pretensado, en los cuales habitualmente los cables 
son tesados en el aire con efectos mínimos de fricción. Por esta razón se continúa 
conservando la tolerancia del 5 % . 
 
 
C 18.20.4. Esta disposición se aplica a todos los elementos de hormigón pretensado. 
Para sistemas de losas postesadas en la obra, un “elemento” se define como aquella 
parte que se considera una unidad a los fines del diseño, tal como las nervaduras y el 
ancho efectivo de la losa, en los sistemas de losas nervuradas en una dirección, o la faja 
de columna o la faja intermedia en los sistemas de placas planas en dos direcciones. 
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 18.21. DISPOSITIVOS DE ANCLAJES Y ACOPLAMIENTO PARA POSTE-

SADO 
 
C18.21.1. A partir de la edición 1989 del Código ACI 318 la resistencia requerida para los 
conjuntos (ensambles) anclaje-cable y acoplamiento-cable, tanto para cables adheren-
tes como no adherentes, cuando se los ensaya en el estado sin adherencia, se basa en 
un 95 % de la resistencia a la tracción especificada del acero de pretensado en el ensayo.  
El material que constituye el acero de pretensado debe verificar las características 
mínimas que se fijan en el Capítulo 3 de este Reglamento. 
 
La resistencia especificada para los anclajes y los dispositivos de acoplamiento, siempre 
supera por un amplio margen el valor de la máxima resistencia de diseño establecida para 
el acero de pretensado, y al mismo tiempo, reconoce los efectos del aumento de las 
tensiones asociadas con la mayoría de los anclajes y dispositivos de acoplamiento para 
postesado disponibles. 
 
La resistencia de los anclajes y de los acoplamientos se debe alcanzar con una 
deformación permanente mínima, y con un ajuste sucesivo, admitiendo que alguna 
deformación y algún ajuste ocurrirá en el ensayo a rotura. 
 
Los conjuntos o ensambles para cables se deben ajustar a los requisitos del 2 % de 
alargamiento especificado en la referencia 18.31. y en las recomendaciones de la industria 
(ver la referencia 18.14.). 
 
Los anclajes y acoplamientos para cables adherentes, que desarrollen menos del 
100 % de la resistencia a la tracción especificada del acero de pretensado, sólo se deben 
utilizar cuando la longitud de adherencia en la trasferencia, entre los anclajes o 
acoplamientos y las secciones críticas, iguale o supere el valor de la longitud necesaria 
para desarrollar la resistencia del acero de pretensado. 
 
Esta longitud de adherencia se puede determinar a partir de los resultados de los 
ensayos de las características de adherencia de los cordones de pretensado no 
traccionados (ver la referencia 18.32.) o mediante ensayos de adherencia de otros 
materiales para acero de pretensado, de acuerdo con lo que resulte más apropiado. 
 
C 18.21.3. Para la evaluación de la carga de fatiga en los anclajes y en los 
acoplamientos se recomienda consultar la referencia 18.30. 
 
Para consultar especificaciones detalladas sobre ensayos bajo condiciones de carga 
estática y cíclica de los cables y de las conexiones de los anclajes en cables no 
adherentes, se recomienda el artículo 4.1.3. de la referencia 18.29. y el artículo 15.2.2. de 
la referencia 18.31. 
 
 
C 18.21.4. Hasta tanto se redacte el documento CIRSOC específico, se recomienda 
consultar las especificaciones sobre los métodos de protección contra la corrosión que 
figuran en los artículos 4.2. y 4.3. de la referencia 18.9. y los artículos 3.4., 3.6., 5, 6 y  8.3. 
de la referencia 18.26. 
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C 18.22. POSTESADO EXTERNO  
 
La fijación exterior de los cables constituye un método versátil para proporcionar una 
resistencia adicional o mejorar el comportamiento en servicio, o ambos a la vez, en 
estructuras existentes, siendo un método adecuado además para reparar o rehabilitar 
estructuras permitiendo una gran variedad de disposiciones de los cables. 
 
En la referencia 18.34. se puede encontrar información adicional sobre el postesado 
externo. 
 
C 18.22.3. Los cables exteriores se fijan a menudo al elemento de hormigón en varios 
puntos o posiciones entre los anclajes (tales como, en el centro de la luz, en los cuartos o 
en los tercios) para lograr efectos de balanceo de las cargas, el alineamiento de los 
cables o para solucionar los problemas de vibración de los mismos. Además se deben 
considerar los efectos producidos por el cambio de trazado del cable en relación con el 
baricentro del hormigón, a medida que el elemento se deforma bajo la acción del 
pretensado y de las cargas aplicadas. 
 
C 18.22.4. Una protección permanente contra la corrosión se puede lograr por diversos 
métodos, debiendo seleccionarse aquella protección que resulte adecuada al medio 
ambiente en el que estarán ubicados los cables. 
 
Algunas condiciones requerirán que el acero de pretensado esté protegido por un 
recubrimiento de hormigón o por una pasta de cemento en una vaina de polietileno o 
metal. Otras condiciones permitirán la protección mediante recubrimientos superficiales 
como engrasado o pintado. 
 
Los métodos de protección contra la corrosión deben cumplir los requisitos de 
protección contra el fuego que se prescriben en los reglamentos específicos o en 
códigos de edificación que rigen en el lugar de emplazamiento de la obra, a menos que la 
instalación del postesado externo se realice únicamente para mejorar el comportamiento 
en servicio. 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 19.  
 
CÁSCARAS Y PLACAS PLEGADAS 
 
 
 
 
 
C 19.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
 
 
C 19.1. CAMPO DE VALIDEZ Y DEFINICIONES  
 
El Capítulo 19 y sus Comentarios brindan información sobre el diseño, análisis y 
construcción de cáscaras delgadas y placas plegadas de hormigón, reconociendo 
como primer antecedente la publicación en el año 1964 de una guía práctica y comentarios 
por parte el Comité ACI 334 (ver la referencia 19.1.) para continuar con la inclusión del 
Capítulo 19 en el Código ACI 318-71. 
 
La revisión del documento ACI 334 R.41 en el año 1982 reflejó las nuevas experiencias en 
el diseño, análisis y construcción de estas estructuras, obtenidas a partir de las 
publicaciones que se detallaron en el primer párrafo, a las cuales se debe sumar la 
influencia de la publicación “Recommendations for Reinforced Concrete Shells and 
Folded Plates” de la International Association for Shell and Spatial Structures (IASS) 
publicada en 1979 (ver la referencia 19.2.). 
 
Dado que el Capítulo 19 se aplica a cáscaras delgadas y placas plegadas de hormigón 
de todas las formas, no es posible contemplar y desarrollar en los Comentarios todos los 
aspectos relativos a su diseño, análisis y construcción, razón por la cual se aconseja 
consultar la bibliografía internacional que acompaña a este Capítulo, la que no forma parte 
oficial de este Reglamento, siendo el Proyectista o Diseñador Estructural el único 
responsable de su interpretación y utilización. 
 
Para garantizar el correcto comportamiento de las cáscaras y placas plegadas se 
requiere prestar una especial atención a los detalles de la armadura (ver la referencia 
19.3.). 
 
C 19.1.1.  En las referencias 19.4. y 19.5. se puede encontrar un análisis sobre la 
utilización en Estados Unidos de cáscaras delgadas en estructuras especiales tales como 
torres de enfriamiento y tanques circulares de hormigón pretensado. 
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C 19.1.3. Cáscaras delgadas 
 
Los tipos más comunes de cáscaras delgadas son: 
 
� domos (superficies de revolución; referencias 19.6. y  19.7.); 

� cáscaras cilíndricas (referencia 19.7.); 

� bóvedas cilíndricas (referencia 19.8.);  

� conoides (referencia 19.8.); 

� paraboloides elípticos (referencia 19.8.); 

� paraboloides hiperbólicos (referencia 19.9.); 

� bóvedas de aristas (referencia 19.9.). 

 

En estas referencias se puede encontrar considerable información sobre la experiencia 
norteamericana y europea, obtenida en el diseño, análisis y construcción de estos tipos de 
cáscaras, no existiendo igual volumen de información con respecto a otros tipos de 
cáscaras de formas diversas, incluyendo las de formas libres. 
 
C 19.1.4. Placas plegadas 
 
Las placas plegadas pueden ser prismáticas (ver las referencias 19.6. y 19.7.), no pris-
máticas (ver la referencia 19.7.) o poliédricas (facetadas). 
 
Los primeros dos tipos de placas consisten en general, en placas planas delgadas 
unidas a lo largo de sus bordes longitudinales para formar estructuras similares a vigas, 
que cubren grandes luces entre apoyos. Las placas plegadas poliédricas o facetadas 
consisten en placas planas delgadas triangulares y/o poligonales, unidas a lo largo de sus 
bordes para formar estructuras espaciales tridimensionales. 
 
C 19.1.5. Cáscaras nervuradas 
 
Las cáscaras nervuradas (ver las referencias 19.8. y 19.9.) se han utilizado en general 
para cubrir grandes luces, donde el aumento del espesor de la lámina curva puede resultar 
antieconómico y excesivo. Este tipo de cáscaras también se ha utilizado en Estados 
Unidos para aprovechar las técnicas de construcción disponibles y para mejorar el aspecto 
estético de la estructura terminada. 
 
C 19.1.6. Elementos auxiliares 
 
La mayoría de las cáscaras delgadas demandan la colocación de nervaduras de 
refuerzo o vigas de borde en sus límites para: 
 
� soportar los esfuerzos de contorno de la cáscara, 

 
� ayudar a transmitir los esfuerzos de la estructura de apoyo, 

 
� poder ubicar la armadura incrementada en esos lugares.  
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Figura C 19.1.3. Ejemplos de cáscaras delgadas. 
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Figura C 19.1.3.(continuación)  Ejemplos de cáscaras delgadas. 
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Figura C 19.1.3.(continuación)  Ejemplos de cáscaras delgadas. 
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Figura C 19.1.4. Ejemplos de estructuras plegadas. 
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C 19.1.7. Análisis elástico 
 
Cuando este Reglamento hace referencia al análisis elástico de cáscaras delgadas o de 
placas plegadas, se debe entender que se está refiriendo a cualquier método de análisis 
estructural que se base en suposiciones que brinden la mayor aproximación posible al 
comportamiento tridimensional de la estructura. El método de análisis debe permitir 
determinar los esfuerzos internos y los desplazamientos necesarios en el diseño de la 
cáscara, de las nervaduras o elementos de borde y de la estructura de apoyo. 
 
Este Reglamento exige que se asegure la verificación del equilibrio de los esfuerzos 
internos y de las cargas externas, así como la compatibilidad de las deformaciones. 
 
En las referencias que se mencionaron anteriormente se describen métodos de análisis 
elásticos basados en la teoría clásica de cáscara, modelos matemáticos o analíticos 
simplificados, o soluciones numéricas que utilizan elementos finitos (ver la referencia 
19.10.), diferencias finitas (referencia 19.8.) o técnicas de integración numérica 
(referencias 19.8. y 19.11.). 
 
La elección del método de análisis y el grado de precisión exigido dependen de 
ciertos factores críticos, que incluyen: 
 
� el tamaño de la estructura, 

 
� la geometría de la cáscara delgada, o de la placa plegada, 

 
� la forma en que la estructura está apoyada, 

 
� la naturaleza de la carga aplicada, 

 
� el grado de experiencia personal o documentada que posee el Proyectista o 

Diseñador Estructural con respecto a la confiabilidad del mencionado método de 
análisis en la predicción del comportamiento del tipo específico de cáscara 
(referencia 19.8.) o de placa plegada (referencia 19.7.) elegido. 

 
C 19.1.8. Análisis inelástico 
 
Cuando este Reglamento hace referencia al análisis inelástico se debe entender que se 
está refiriendo a un método refinado de análisis basado en: 
 
� las propiedades no lineales específicas del material, 

 
� el comportamiento no lineal debido a la fisuración del hormigón, y en  

 
� los efectos dependientes del tiempo, tales como la fluencia lenta, la con-

tracción, la temperatura y la historia de la carga.  Estos efectos se incorporan 
para poder identificar la respuesta y la propagación de la fisuración de la cáscara 
de hormigón armado a través de sus campos elástico, inelástico y último. 

 
Por lo general, los análisis inelásticos exigen la aplicación incremental de las cargas 
y la utilización de procedimientos iterativos para obtener la convergencia hacia 
soluciones que satisfagan tanto el equilibrio como las condiciones de compatibi-
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lidad de las deformaciones. En general los análisis de este tipo, requieren de mucha 
dedicación y capacidad computacional. (Ver las referencias 19.12. y 19.13.). 
 
 
C 19.2. ANÁLISIS Y DISEÑO 
 
C 19.2.1. El análisis elástico es un procedimiento en general aceptado para los tipos de 
estructuras de cáscaras en los que la experiencia, los ensayos y los análisis no han 
demostrado que la estructura puede soportar excesos de carga razonables sin sufrir una 
falla frágil. 
 
El Proyectista o Diseñador Estructural puede suponer que el hormigón armado es 
idealmente elástico, homogéneo e isótropo (con propiedades idénticas en todas las 
direcciones) y debe realizar un análisis de la cáscara considerando las condiciones de 
carga de servicio. 
 
El análisis de las cáscaras que presenten tamaños, formas o complejidades inusuales, se 
debe realizar para el rango elástico, para el estado de fisuración y para el rango 
inelástico. 
 
C 19.2.2. En las referencias 19.12. y 19.13. se indican posibles métodos de solución. 
 
C 19.2.4. En la referencia 19.14. se desarrolla el análisis experimental de modelos elásti-
cos como sustituto de la solución analítica de estructuras de cáscara complejas. 
 
Para las cáscaras importantes ya sea por su tamaño, forma, complejidad o importancia 
inusual, se debe considerar la realización de un análisis experimental de modelos de 
microhormigón armado a través del rango elástico, del estado de fisuración y del rango 
inelástico y último. 
 
En el análisis de modelos sólo se deben simular las partes de la estructura que afecten en 
forma significativa los puntos en estudio. También se deben hacer todos los esfuerzos 
posibles para garantizar que los experimentos revelen el comportamiento cuantitativo de la 
estructura prototipo. Las pruebas en túnel de viento de modelos a escala reducida, no 
brindan en forma necesaria resultados utilizables, por lo que se recomienda que sean 
desarrollados por un experto reconocido en pruebas de modelos estructurales en 
túneles de viento. 
 
 
C 19.2.5. Este Reglamento recomienda utilizar soluciones que incluyan los efectos tanto 
membranales como de flexión y que satisfagan las condiciones de compatibilidad y 
equilibrio.  Sólo se podrán utilizar soluciones aproximadas que satisfagan las condiciones 
de equilibrio, aunque no las de  compatibilidad de deformaciones, cuando una amplia 
experiencia haya demostrado, en forma fehaciente, que dichas soluciones han permitido 
obtener diseños seguros. 
 
Los métodos admitidos incluyen: 
 
� el análisis tipo viga para cáscaras cilíndricas con una gran relación entre la 

luz y el radio de curvatura o para placas plegadas con una relación grande 
entre la luz y el ancho o el radio de curvatura; 
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� el análisis membranal simple para cáscaras de revolución; 
 
� otros análisis en los que se satisfagan las condiciones de equilibrio, aunque no 

se verifiquen  las ecuaciones de compatibilidad de deformaciones. 
 
C 19.2.6. Cuando la cáscara es pretensada, el análisis debe considerar no sólo su 
resistencia para cargas mayoradas sino también su capacidad bajo la carga de servicio, la 
carga que produce fisuración y la carga inducida durante el pretesado. Los esfuerzos 
axiales debidos a los cables pretensados curvos pueden no estar contenidas en un solo 
plano, razón por la cual los componentes del esfuerzo resultante se deben considerar en el 
análisis.  También se deben considerar los efectos del postesado de elementos de apoyo 
sobre la cáscara. 
 
C 19.2.7. Tanto el espesor como la armadura de una cáscara delgada deben estar 
dimensionados para cumplir las prescripciones de resistencia de este Reglamento, de 
manera que resistan los esfuerzos internos obtenidos, ya sea del análisis, del estudio de 
un modelo experimental o de una combinación de ambos. 
 
Con el fin de controlar y minimizar la fisuración bajo cargas de servicio se debe prever la 
colocación de suficiente armadura para tal fin. 
 
El espesor de la cáscara está determinado, con frecuencia, por la armadura necesaria y 
por exigencias constructivas, por las prescripciones del artículo 19.2.8., o por los requisitos 
de espesor mínimo de este Reglamento. 
 
C 19.2.8. Las cáscaras delgadas, al igual que otras estructuras que experimentan 
esfuerzos de compresión en su plano, están sujetas a pandeo cuando la carga aplicada 
llega a valores críticos. El problema de calcular la carga de pandeo es complejo 
debido a la geometría especial de las cáscaras. 
 
La probabilidad de que la cáscara pandee cuando uno de los esfuerzos principales de la 
membrana es de tracción, es menor que cuando ambos esfuerzos principales 
membranales son de compresión. Las clases de esfuerzos membranales que se 
desarrollan en una cáscara dependen de su forma inicial y de la manera en que la cáscara 
está cargada y apoyada. 
 
En algunos tipos de cáscaras se debe considerar el comportamiento posterior al pandeo, 
cuando se determine la seguridad contra la inestabilidad (ver a referencia 19.2.). 
 
La investigación de la estabilidad de las cáscaras delgadas debe considerar el efecto de 
los siguientes factores: 
 

1. desviación prevista de la geometría de la cáscara ya construida respecto de la 
geometría perfecta idealizada; 

 
2. grandes  flechas, 

 
3. fluencia lenta y contracción del hormigón, 

 
4. propiedades inelásticas de los materiales, 

 
5. fisuración del hormigón, 
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6. ubicación, cantidad y orientación de la armadura, 

 
7. posibles deformaciones de los elementos de apoyo. 

 
Entre las medidas prácticas utilizadas en el pasado para mejorar en forma notable la 
resistencia al pandeo, se incluyen: 
 

� la ubicación, como armadura, de dos mallas de acero, una en cada cara de la 
cáscara; 

 
� un aumento local en la curvatura de la cáscara, 

 
� la utilización de cáscaras nervuradas, 

 
� el empleo de hormigón de alta resistencia a tracción y baja fluencia. 

 
 
En la referencia 19.2. se describe un procedimiento práctico para determinar las cargas 
críticas de pandeo en cáscaras. En las referencias 19.5. y 19.15. se proporcionan 
algunas recomendaciones para el diseño por pandeo en domos utilizados en 
aplicaciones industriales. 
 
C 19.2.10. Las tensiones y las deformaciones específicas en la cáscara son aquellas 
determinadas por análisis (elástico e inelástico) multiplicadas por los factores de carga 
apropiados. Las deformaciones específicas de tracción determinadas en la armadura para 
las cargas mayoradas, se deben limitar debido a los efectos negativos de la fisuración 
en las membranas. 
 
C 19.2.11.  Cuando la tensión principal de tracción origine fisuración en la cáscara, los 
ensayos descriptos en la bibliografía internacional indican que se producirá una 
disminución de la resistencia a compresión en la dirección paralela a las fisuras (ver las 
referencias 19.16. y 19.17.). 
 
 
C 19.4. ARMADURA DE LA CÁSCARA 
 
C 19.4.1. En cualquier punto de una cáscara se pueden presentar, en forma simultánea, 
dos tipos diferentes de solicitaciones: 
 
� las asociadas con el régimen membranal, 

 
� las asociadas con la flexión de la cáscara. 

 
Los esfuerzos membranales se consideran actuando en el plano tangencial a la 
superficie media de la cáscara, y están constituidos por las dos componentes axiales y por 
las tensiones de resbalamiento en la membrana. 
 
Los efectos de flexión comprenden a los momentos flexores, a los momentos torsores, y 
a los esfuerzos de corte transversales, asociados a ellos. 
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El control de la fisuración de la membrana debido a la contracción, la temperatura y las 
cargas de servicio exigen consideraciones especiales en el dimensionamiento. 
 
C 19.4.2. La prescripción con respecto a asegurar la resistencia en cualquier dirección, 
se fundamenta en consideraciones de seguridad, de modo tal que cualquier método que 
asegure una resistencia suficiente, consistente con el equilibrio, se considera aceptable. 
 
La dirección de la tensión principal de tracción en cualquier punto de la membrana 
puede variar dependiendo de la dirección, magnitud y combinaciones de las diversas 
cargas aplicadas. 
 
La magnitud de los esfuerzos membranales internos, actuando en cualquier punto y 
debidos a una carga específica, se deben determinar, en general, sobre la base de una 
teoría elástica en la cual la cáscara se supone no fisurada. 
 
La determinación de la cantidad de armadura necesaria para resistir los esfuerzos 
membranales internos se ha basado tradicionalmente en la suposición de que el 
hormigón no resiste tracciones. Las flechas asociadas, y la posibilidad de la 
fisuración deben ser investigadas en la etapa de comportamiento en servicio del 
diseño. Para obtener los resultados deseados puede ser necesario recurrir al diseño por 
tensiones admisibles para la elección de la armadura. 
 
Cuando la armadura no se ubique en la dirección de las tensiones principales de 
tracción, y cuando las fisuras a nivel de las cargas de servicio no sean aceptables, la 
determinación de la armadura se deberá fundamentar en un enfoque más refinado (ver las 
referencias 19.16., 19.18. y 19.19.) que tenga en cuenta la existencia de las fisuras. En el 
estado fisurado se supone que el hormigón no es capaz de resistir tracción ni corte, de 
manera que el equilibrio se obtiene por medio de los esfuerzos resistentes de tracción 
en la armadura y de las esfuerzos resistentes de compresión en el hormigón. 
 
El método alternativo para determinar la armadura ortogonal es el método de corte por 
fricción, que se basa en el supuesto de que la integridad al corte de una cáscara 
debería mantenerse para las cargas mayoradas. Si se utiliza este método no es 
necesario determinar las tensiones principales. 
 
C 19.4.3. Este Reglamento prescribe la colocación de una armadura mínima en la 
membrana, correspondiente a la armadura por contracción y temperatura de losas, 
ubicada como mínimo en dos direcciones aproximadamente ortogonales, aunque los 
esfuerzos membranales calculados sean de compresión en una o más direcciones. 
 
C 19.4.5. La prescripción con respecto a que en cualquier lugar la armadura de tracción 
debe alcanzar la fluencia antes de que el hormigón se rompa por compresión es 
consistente con las especificaciones del artículo 10.3.3.  La mencionada rotura puede 
ocurrir, de todas formas, en zonas cercanas a los apoyos, y en algunas cáscaras, cuando 
las tensiones membranales principales sean, en forma aproximada, iguales pero de signo 
contrario. 
 
C 19.4.6. Este Reglamento especifica que es conveniente que en todas las cáscaras, y 
en particular, en las zonas de tracciones importantes, las orientaciones de las armaduras 
se deben aproximar a las de las tensiones de tracción de la membrana. No obstante, en 
algunas estructuras no siempre es posible, o práctico, que la armadura siga las 
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trayectorias de las tensiones, razón por la cual se permite colocar la armadura en las 
direcciones de las componentes ortogonales. 
 
C 19.4.7. Cuando las direcciones de la armadura se desvían en forma significativa 
(más de 10°) con respecto a las direcciones de las tensiones principales de la membrana, 
se requerirán deformaciones específicas más elevadas para desarrollar la capacidad de la 
armadura, lo que puede originar el desarrollo de fisuras de un ancho inaceptable. En estos 
casos, si se considera necesario, se debe estimar y controlar el ancho de las fisuras. 
 
En la referencia 19.20. se especifican los anchos admisibles de fisuras para carga de 
servicio bajo diferentes condiciones ambientales.  El ancho de fisura se puede limitar:  
 

� incrementando la cantidad de armadura utilizada, 
 
� reduciendo la tensión a nivel de la carga de servicio, 

 
� proporcionando armadura en tres o más direcciones en el plano de la cáscara, o 

 
� adoptando una separación menor con barras o alambres de diámetros más 

pequeños. 
 
 
C 19.4.8. La práctica de concentrar armadura de tracción en las zonas de máximas 
tensiones de tracción ha conducido a la obtención de muchos diseños exitosos y 
económicos, especialmente en el caso de placas plegadas alargadas, cáscaras 
cilíndricas alargadas y domos. La prescripción de colocar armadura mínima en el resto 
de la zona de tracción tiene el propósito de controlar el ancho y la separación de las 
fisuras. 
 
C 19.4.9. El método de diseño debe asegurar  que las secciones de hormigón, 
incluyendo consideraciones sobre la armadura, sean capaces de desarrollar los esfuerzos 
internos necesarios para garantizar que se verifiquen las ecuaciones de equilibrio, (ver la 
referencia 19.21.). 
 
El signo de los momentos de flexión puede cambiar en forma rápida de uno a otro punto 
de la cáscara, razón por la cual la armadura de flexión, cuando se requiera, se debe 
colocar cerca de ambas caras de la cáscara. 
 
En muchos casos, el espesor prescripto para cumplir con las exigencias tanto del 
recubrimiento mínimo como de la separación apropiada para las múltiples capas de 
armadura, puede controlar la determinación del espesor de la cáscara. 
 
C 19.4.10. El valor de φ que se debe utilizar es el establecido en el artículo 9.3.2.1.) para 
tracción axial. 
 
C 19.4.11. y C 19.4.12. En las superficies curvas de las cáscaras es difícil controlar la 
alineación de la armadura cortada previamente, razón por la cual se recomienda 
considerar esta circunstancia para evitar especificar longitudes de empalme y de 
anclaje que resulten insuficientes. 
 
En los artículos 19.4.11. y 19.4.12. se especifican longitudes adicionales de armadura 
para mantener las longitudes mínimas en las superficies curvas. 
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C 19.5. CONSTRUCCIÓN 
 
Cuando se decida realizar un desencofrado temprano de la estructura, se debe 
investigar el valor del módulo de elasticidad en el momento propuesto para el 
desencofrado, con el fin de obtener y verificar la seguridad de la cáscara al pandeo y con 
el fin de limitar las deformaciones (ver las referencias 19.3. y 19.22.). 
 
El valor del módulo de elasticidad EBcB , se debe obtener a partir de un ensayo de flexión 
de probetas curadas en obra, dado que no se considera suficiente determinar el valor del 
módulo mediante la expresión indicada en el artículo 8.5.1., aún cuando el valor de f’ BcB se 
determine ensayando probetas curadas en obra. 
 
C 19.5.2. En algunos tipos de cáscaras, las pequeñas desviaciones locales de la 
geometría teórica pueden causar modificaciones relativamente grandes en las tensiones 
locales y en la seguridad general contra la inestabilidad. Estas modificaciones pueden 
dar como resultado fisuración y fluencia locales que pueden hacer insegura la estructura, 
o que pueden afectar en forma significativa la carga crítica, originando inestabilidad. El 
efecto de estas modificaciones debe ser evaluado a la mayor brevedad posible con el fin 
de adoptar las medidas necesarias. 
 
Cuando se utilicen encofrados inflables se deben adoptar recaudos especiales, para lo 
cual se recomienda consultar la referencia 19.23. 
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PARTE 6 – CONSIDERACIONES ESPECIALES 
 
COMENTARIOS AL CAPÍTULO 20.  
 
EVALUACIÓN DE LA RESISTENCIA DE ESTRUCTURAS 
EXISTENTES 
 
 
 
 
 
 
C 20.0.  SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
  
 
C 20.1. EVALUACIÓN DE LA RESISTENCIA – REQUISITOS GENERALES  
 
El campo de validez del Capítulo 20 no contempla las pruebas de carga para la 
aprobación de nuevos diseños o métodos constructivos (ver las recomendaciones del 
artículo 16.10. para la evaluación de la resistencia de elementos prefabricados de 
hormigón). 
 
Las disposiciones del Capítulo 20 se aplican a la evaluación de las condiciones de 
seguridad de una estructura existente o parte de la misma. 
 
La evaluación de la resistencia se exige cuando: 
 

� se considera que la calidad de los materiales es deficiente,  
 
� existen evidencias de fallas de construcción, 

 
� la estructura muestra cierto grado de deterioro, 

 
� se modifica el destino de uso, 

 
� por cualquier razón, la estructura o parte de ella no parece satisfacer las 

condiciones de seguridad de este Reglamento. 
 
En todos los casos, el Capítulo 20 proporciona una guía para investigar la seguridad 
de la estructura. 
 
Si las dudas con respecto al nivel de seguridad se refieren a un conjunto de elementos o 
a una estructura completa, no es factible ensayar cada elemento y cada sección para la 
máxima intensidad de carga aplicada. En estos casos, es apropiado desarrollar un 
programa de estudios orientado a disipar las dudas específicas con respecto a la 
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seguridad. Si como parte del proceso de evaluación de la resistencia se especifica una 
prueba de carga, es conveniente que todas las partes involucradas acuerden, antes de su 
realización, la zona a ensayar, la magnitud de la carga a aplicar, el procedimiento 
para realizar la prueba de carga y los criterios de aceptación o rechazo. 
 
C 20.1.2. En la práctica del diseño de edificios de hormigón armado, se supone en forma 
habitual, que el método para determinar la resistencia última de las secciones solicitadas 
por cargas axiales o de flexión, o por una combinación de ambas, se conoce y se 
comprende en profundidad. 
 
A partir del conocimiento de las dimensiones y de las propiedades de los materiales de 
una estructura, existen teorías confiables que permiten relacionar la resistencia y las 
deformaciones a corto plazo producto de las cargas. 
 
Cuando se determine la resistencia de una estructura por medio de una evaluación 
analítica, los cálculos se deberán basar en datos reales obtenidos de un relevamiento 
tanto de las dimensiones de la estructura, como de las propiedades de los materiales 
colocados y demás detalles pertinentes. Las condiciones para la recopilación de estos 
datos se detallan en el artículo 20.2. 
 
C 20.1.3. Si la resistencia al corte o a la adherencia de un elemento estructural 
constituyen un factor crítico con respecto a la seguridad de la estructura, una prueba de 
carga puede ser la solución más eficiente para eliminar o confirmar las dudas que 
pudieran existir sobre el nivel de seguridad. La realización de una prueba de carga 
también puede ser un recurso apropiado, aún en el caso de cargas axiales o de flexión, 
cuando no es posible determinar las dimensiones y propiedades de los materiales 
necesarios para la evaluación analítica. 
 
Siempre que sea posible y apropiado, se recomienda realizar los análisis estructurales 
que respalden los resultados de la prueba de carga. 
 
C 20.1.4. En estructuras con cierto grado de deterioro en el  tiempo, la aceptación 
obtenida a partir de una prueba de carga no está exenta de limitaciones en términos de 
tiempo. En dichos casos, es útil elaborar un programa de inspección periódica, que 
complemente la realización de la  prueba de carga, con el fin de  justificar un período de 
servicio más largo. Otra opción para mantener la estructura en servicio, mientras continúa 
el programa de inspección periódica, es limitar la sobrecarga a un nivel máximo, 
determinado como apropiado. 
 
La duración del período especificado entre inspecciones se debe basar en considera-
ciones relativas a:  
 

a)  la naturaleza del problema,  
b)  los efectos ambientales y las cargas,  
c)  la historia de servicio de la estructura, y 
d) el alcance del programa de inspección periódica. 
 

Al finalizar el período especificado, se deben realizar evaluaciones adicionales de la 
resistencia en caso que se pretenda la continuidad en servicio de la estructura. 
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Con el acuerdo de todas las partes responsables involucradas se pueden establecer 
procedimientos especiales para los ensayos periódicos, que no necesariamente se ajusten 
a los criterios de prueba de carga y aceptación, establecidos en el Capítulo 20. 
 
 
C 20.2.  DETERMINACIÓN DE LAS DIMENSIONES Y DE LAS PROPIEDADES 

DE LOS MATERIALES DE LA ESTRUCTURA 
 
Este artículo se debe aplicar cuando se ha decidido realizar una evaluación analítica (ver 
el artículo 20.1.2.). 
 
C 20.2.1. Las secciones críticas son aquellas en las cuales cada tipo de solicitación, 
calculada para la carga bajo análisis, alcanza su valor máximo. 
 
C 20.2.2.  En los elementos individuales se debe determinar, para las secciones 
críticas, la cantidad, diámetro, disposición y ubicación de la armadura tesa y no tesa 
necesaria para resistir la carga aplicada. Se acepta la utilización de métodos no 
destructivos de investigación. En grandes estructuras se considera suficiente 
determinar estos datos para un 5 % , aproximadamente, de la armadura tesa y no tesa de 
las zonas críticas, siempre que las mediciones confirmen los valores indicados en los 
planos de construcción. 
 
C 20.2.3. El número de ensayos puede depender del tamaño de la estructura y de la 
sensibilidad de la seguridad estructural a la resistencia del hormigón para el caso 
analizado. En aquellos casos donde el problema potencial involucra solamente a las 
solicitaciones de flexión, la investigación de la resistencia del hormigón puede ser muy 
reducida en los casos de secciones armadas con pequeñas cuantías (ρ  fy /f’c ≤  0,15 para 
secciones rectangulares). 
 
C 20.2.4. El número de ensayos exigidos depende de la uniformidad del material, y debe 
ser determinado por el Proyectista o Diseñador Estructural o por la Autoridad Fiscalizadora 
de acuerdo con la aplicación específica de que se trate. 
 
C 20.2.5. Los factores de reducción de la resistencia indicados en el artículo 20.2.5. son 
mayores  que aquellos especificados en el Capítulo 9. Estos valores incrementados se 
justifican por la utilización de valores más exactos de las propiedades de los materiales 
obtenidos en obra, de dimensiones reales obtenidas “in-situ”, así como de métodos de 
análisis confiables.  
 
En la actualización 2002 del Código ACI 318-99 se modificaron los factores de 
reducción de la resistencia del artículo 20.2.5. para hacerlos compatibles con las 
combinaciones de cargas y factores de reducción de resistencias del Capítulo 9, los 
que a su vez también fueron revisados y modificados. 
 
 
C 20.3. PROCEDIMIENTO PARA REALIZAR LA PRUEBA DE CARGA 
 
C 20.3.1. Distribución de la carga 
 
Cuando se realice la prueba de carga es importante ubicar la carga en  aquellos lugares 
en los cuales el efecto de su aplicación sobre la deficiencia supuesta sea máximo y la 
probabilidad de que los elementos descargados colaboren absorbiendo parte de la carga 
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aplicada sea mínima. En los casos en los que el análisis demuestre que los elementos 
adyacentes descargados colaboran soportando algo de la carga, se debe modificar su 
ubicación con el fin de producir efectos consistentes con el valor de la carga  que se 
ha previsto que actúe sobre el elemento estructural a evaluar. 
 
C 20.3.2. Intensidad de la carga 
 
La intensidad de la carga especificada sigue los lineamientos de la práctica habitual 
para pruebas de carga. El valor de la sobrecarga L se puede reducir de acuerdo con las 
indicaciones del Reglamento CIRSOC 101-2005. 
 
La sobrecarga se deberá incrementar para compensar la resistencia proporcionada por 
los sectores originalmente descargados de la estructura considerada. El incremento de la 
sobrecarga se debe determinar a partir del análisis de las condiciones de carga en relación 
con los criterios de aceptación y rechazo seleccionados para su realización. 
 
Aunque para la actualización 2002 del Código ACI 318 se revisaron y modificaron las 
combinaciones de cargas y los factores de reducción de resistencias del Capítulo 9 (con 
respecto a la edición 1999), se decidió no modificar la intensidad de la carga a utilizar 
en las pruebas de carga, dado que se considera adecuada para evaluar los diseños 
realizados, ya sea utilizando las cargas y factores de reducción del Capítulo 9, como los 
del Apéndice C. 
 
 
C 20.4. CRITERIO DE CARGA 
 
C 20.4.2. Se recomienda inspeccionar la estructura después de cada incremento de 
carga. 
 
C 20.4.3. El “efecto arco” se refiere a la tendencia de la carga a transmitirse en forma no 
uniforme a los elementos ensayados a flexión. Por ejemplo, si una losa es cargada con un 
conjunto uniforme de ladrillos en contacto entre ellos, el “efecto arco” produciría una 
reducción de la carga sobre la losa cerca del centro de la misma. 
 
 
C 20.5. CRITERIOS DE ACEPTACIÓN 
 
C 20.5.1. Un criterio general de aceptación para el comportamiento de una estructura en 
la prueba de carga es que la misma no debe mostrar “evidencias de falla”. La evidencia 
de la existencia de una falla incluye la aparición de fisuras, descascaramientos y/o 
flechas de tal magnitud y extensión, que el resultado observado sea claramente 
excesivo e incompatible con los requisitos de seguridad de la estructura. No se 
pueden desarrollar reglas simples, aplicables a todos los tipos de estructuras y 
condiciones. Si se ha producido un daño suficiente como para considerar que la 
estructura no ha superado la prueba de carga, no se permite volver a realizar un nueva 
prueba dado que se considera que los elementos dañados no se deben poner en 
servicio, ni siquiera para soportar cargas menores. 
 
El descascaramiento local del hormigón comprimido en elementos solicitados a 
flexión, debido a imperfecciones en el hormigonado, no indican necesariamente un 
deterioro estructural global. Los anchos de fisura son buenos indicadores del estado de la 
estructura y deben ser observados detenidamente para determinar si el estado de la 
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estructura es satisfactorio. Sin embargo, es muy difícil que se pueda lograr “in-situ” una 
medición exacta del ancho de fisura en elementos de hormigón armado. Antes de la 
realización de la prueba de carga se recomienda establecer los criterios relacionados 
con los tipos de fisuras previstos, dónde y cómo se medirán las mismas, y los 
límites o criterios para la evaluación de fisuras nuevas o para las modificaciones 
aceptables en el valor del ancho de las fisuras. 
 
C 20.5.2. Los límites especificados para las flechas y la opción de repetir la prueba, siguen 
los lineamientos de las pruebas de carga de la práctica habitual. Si la estructura no 
muestra evidencias de falla, se debe utilizar la “recuperación de la flecha” luego de la 
remoción de las cargas de la prueba para determinar si la resistencia de la estructura es 
satisfactoria. Sin embargo, en el caso de estructuras muy rígidas, los errores en las 
mediciones realizadas “in-situ” pueden ser del mismo orden que las flechas reales y que 
la recuperación. Para evitar en estos casos penalizar a una estructura satisfactoria se 
permite omitir las mediciones de la recuperación cuando el valor de la flecha máxima es 
menor que lt

2 /(20 000 h). La flecha residual  ∆r  es la diferencia entre la flecha inicial y 
final (después de la remoción de la carga) para la prueba de carga o su repetición. 
 
C 20.5.3. Los esfuerzos se transmiten a través del plano de una fisura de corte mediante 
una combinación de la trabazón del agregado en la superficie de contacto de la fisura, 
mejorada por la acción de los estribos transversales, y por la acción como pasador de 
corte, de los estribos que atraviesan la fisura. Se considera que un elemento se aproxima 
a una falla por corte cuando la longitud de la fisura crece hasta alcanzar aproxima-
damente una longitud, en proyección horizontal, igual a la altura del elemento, y en forma 
simultánea, se ensancha a tal punto que se pierde la trabazón del agregado,  y los 
estribos de corte, si existen, comienzan a fluir o presentan una pérdida del anclaje como 
para amenazar la integridad del elemento. 
 
C 20.5.4. La intención del artículo 20.5.4. es asegurar que el profesional responsable de la 
prueba de carga preste debida atención a las implicancias estructurales de las fisuras 
inclinadas que se observen, las que pueden llevar a un colapso frágil en elementos 
sin armadura transversal. 
 
C 20.5.5. La fisuración a lo largo de la armadura en las zonas de anclaje puede estar 
relacionada con las tensiones elevadas asociadas a la transferencia de esfuerzos entre la 
armadura y el hormigón. Estas fisuras pueden ser una indicación de una falla frágil 
inminente del elemento si están asociadas con la armadura principal. Es importante 
evaluar sus causas y consecuencias. 
 
 
C 20.6. APROBACIÓN DE LA ESTRUCTURA PARA CARGAS DE SERVICIO 

DISMINUIDAS 
 
 
Excepto en el caso de aquellos elementos que hubieran fallado durante la prueba de 
carga (ver el artículo 20.5.), la Autoridad Fiscalizadora puede autorizar la utilización 
de una estructura, o de un elemento, para un nivel menor de carga de servicio 
siempre que juzgue, en función de los resultados de la prueba, que se trata de un 
procedimiento apropiado y seguro. 
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COMENTARIOS AL CAPÍTULO 21.  

ESPECIFICACIONES ESPECIALES PARA EL DISEÑO 
SISMORRESISTENTE  
 
 
 
 
 
C 21.1. El diseño de las estructuras sismorresistentes de hormigón se debe realizar con el 
Reglamento Argentino para Construcciones Sismorresistentes- INPRES-CIRSOC 103 
– Parte II: Construcciones de Hormigón Armado - 2005. 
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PARTE 7 – HORMIGÓN ESTRUCTURAL SIMPLE 
 
COMENTARIOS AL CAPÍTULO 22.  
 
HORMIGÓN ESTRUCTURAL SIMPLE 
 
 
 
 
 
 
C 22.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo, para orientar al usuario, no tienen la 
intención de excluir la utilización de otras unidades, correctamente aplicadas, que permite 
el Sistema Métrico Legal Argentino (SIMELA).  
 
 
C 22.1. CAMPO DE VALIDEZ 
 
C 22.1.1.2. El campo de validez de este Reglamento no contempla el diseño y la 
construcción de elementos de hormigón simple no estructurales, tales como las losas 
apoyadas en el terreno. 
 
 
 
C 22.2.  LIMITACIONES  
 
 
C 22.2.2. y C 22.2.3. La integridad estructural de los elementos de hormigón simple 
depende únicamente de las propiedades del hormigón, razón por la cual la utilización de 
los elementos estructurales de hormigón simple se debe limitar a: 
 
 

� elementos que están básicamente en estado de compresión,  
 

� elementos que pueden tolerar fisuras aleatorias sin detrimento de su integridad 
estructural, 

 
� elementos en los que la ductilidad no es una característica esencial del 

diseño. 
 
La resistencia a tracción del hormigón se puede utilizar en el diseño de los elementos, 
cuando se considere el incremento de las tensiones de tracción debido a la restricción de 
los efectos de la fluencia lenta, la contracción o la variación de temperatura, y al mismo 
tiempo, el mencionado incremento se reduzca lo suficiente por medio de técnicas 
constructivas que eviten una fisuración incontrolada, o cuando se pueda anticipar que la 
fisuración incontrolada debida a la restricción de tales efectos, ocurrirá de tal forma  que no 
se inducirá una falla estructural  o colapso. 
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Este Reglamento permite la utilización de tabiques de hormigón estructural simple sin 
limitación de altura (ver el artículo 22.6.) pero para construcciones de más de dos pisos y 
otras estructuras importantes se recomienda utilizar tabiques diseñados como 
elementos de hormigón armado, de acuerdo con el Capítulo 14, (ver el Comentario al 
artículo 22.6.). 
 
Este Reglamento no permite la utilización de columnas de hormigón estructural simple 
dado que el hormigón simple carece de la necesaria ductilidad que debe poseer una 
columna y porque la aparición de fisuras aleatorias en una columna sin armadura, 
afectará en gran medida su integridad estructural.  Sin embargo este Reglamento 
permite la utilización de pedestales con una limitación para la relación entre la altura libre 
(no apoyada) y la menor dimensión lateral de 3 o menos (ver el artículo 22.8.2.). 
 
El campo de validez de este Reglamento no incluye a los elementos estructurales tales 
como pilas y pilotes hormigonados in-situ contra el terreno, u otro material 
suficientemente rígido que brinde un apoyo lateral adecuado para evitar el pandeo.  
 
C 22.2.4. Resistencia especificada a compresión mínima 
 
Este Reglamento establece un valor de resistencia especificada mínima para el 
hormigón estructural simple,  f'c ≥ 15 MPa  dado que la seguridad de las construcciones 
ejecutadas con él se basa exclusivamente en la resistencia y calidad del hormigón 
tratado como un material homogéneo. Las mezclas pobres de hormigón pueden 
producir un material con falta de homogeneidad o no suficientemente homogéneo, o 
superficies mal terminadas. (Ver el artículo 2.3.) 
 
 
C 22.3. JUNTAS 
 
En las construcciones de hormigón simple, las juntas constituyen una importante etapa en 
el proceso de diseño. En las estructuras de hormigón armado se prevé la colocación de 
armadura para resistir las tensiones debidas a la restricción de los efectos de la fluencia 
lenta, la contracción, y la temperatura, mientras que en el hormigón simple, las juntas 
son el único medio de diseño para controlar y evitar el desarrollo de las 
mencionadas tensiones de tracción. 
 
Un elemento de hormigón simple debe ser, por lo tanto, suficientemente pequeño o 
estar dividido por juntas en elementos más pequeños, con el fin de evitar el desarrollo 
de tensiones internas. Las juntas pueden ser de contracción o de dilatación (ver el artículo 
5.9.). 
 
Una reducción mínima del 25 % del espesor del elemento se considera suficiente para 
que una junta de contracción sea efectiva. La junta se debe materializar de tal forma que 
no se puedan desarrollar en ella, tensiones de tracción axial ni tracción por flexión 
después de la fisuración, condición que en este Reglamento se denomina 
“discontinuidad en flexión”. 
 
Las juntas transversales de contracción y de dilatación no se consideran necesarias 
cuando la fisuración aleatoria debida a los efectos de la fluencia lenta, la contracción o la 
temperatura, no afecta la integridad estructural, y por otra parte se considera aceptable, 
como en el caso de la fisuración transversal de un tabique o muro de fundación continuo. 
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C 22.4. MÉTODO DE DISEÑO 
 
 
Los elementos de hormigón simple se deben dimensionar para una resistencia 
adecuada utilizando cargas y esfuerzos mayorados. Cuando las cargas mayoradas 
excedan la resistencia de diseño para la resistencia especificada del hormigón, la sección 
se debe aumentar y/o la resistencia especificada del hormigón se debe incrementar, o el 
elemento se debe diseñar como un elemento de hormigón armado de acuerdo con las 
prescripciones de este Reglamento. El Proyectista o Diseñador Estructural debe tener 
presente, sin embargo, que un incremento en la sección de hormigón puede tener un 
efecto perjudicial, dado que las tensiones debidas a la carga disminuirán mientras que las 
tensiones debidas a los efectos de la fluencia lenta, la contracción y la temperatura 
pueden aumentar. 
 
C 22.4.4. Este artículo permite que la tracción por flexión se pueda considerar en el 
diseño de los elementos de hormigón estructural simple para soportar cargas, siempre 
que las tensiones determinadas no excedan los valores admisibles, y se dispongan juntas 
de construcción, contracción o dilatación para amortiguar la restricción y las tensiones de 
tracción resultantes, debidas a los efectos de la fluencia lenta, la contracción y la 
temperatura. 
 
C 22.4.8. El espesor total reducido h, para hormigón colocado “in-situ” contra el terreno 
considera las irregularidades de la excavación y cierta contaminación del hormigón 
adyacente al suelo. 
 
 
 
C 22.5. DISEÑO POR RESISTENCIA 
 
 
C 22.5.2. La expresión (22-5) se presenta en este Reglamento para indicar el rango 
general de condiciones de arriostramiento y restricción en los extremos de los 
elementos de hormigón estructural simple que se diseñan habitualmente. El factor de 
longitud efectiva, como modificador de la distancia vertical entre apoyos  lc , se ha 
omitido dado que su valor es conservativo para tabiques con apoyos supuestamente 
articulados que están arriostrados contra el desplazamiento lateral, como lo indica el 
artículo 22.6.6.4. 
 
 
C 22.5.3. Los elementos de hormigón estructural simple sujetos a una combinación 
de flexión y carga axial de compresión se deben dimensionar de tal manera que: 
 
� en la cara comprimida se verifique: 
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� en la cara traccionada se verifique: 
 

Tensión de flexión calculada – tensión axial calculada c'f12
5 φ≤  

 
 
C 22.5.4. Las dimensiones de los elementos de hormigón estructural simple estarán 
normalmente controladas por la resistencia a tracción antes que por la resistencia a 
corte. La tensión de corte (como sustituto de la tensión principal de tracción) rara vez 
controlará, pero sin embargo, y debido a  que es difícil anticipar todas las posibles 
condiciones en las que se debe investigar el corte (por ejemplo, llaves de corte), se ha 
decidido mantener el análisis e investigación de esta condición básica de tensión como 
parte de las prescripciones reglamentarias. Un profesional experimentado puede 
reconocer con rapidez cuando el corte no es crítico en los elementos de hormigón 
simple y en consecuencia ajustar los procedimientos de diseño. 
 
Los requisitos de corte para hormigón simple consideran la sección no fisurada. La falla 
por corte será una falla por tracción diagonal, que se producirá cuando la tensión 
principal de tracción cerca del eje baricéntrico resulte igual a la resistencia a tracción del 
hormigón. Dado que la mayor parte de la tensión principal de tracción se debe al corte, 
este Reglamento previene una falla por tracción limitando el corte admisible en el eje 
baricéntrico, determinado para una sección de material homogéneo, a partir de la 
siguiente expresión: 
 

bI
QVv =  

 
siendo: 
 
 v la tensión de corte en la sección considerada. 
 
 V el esfuerzo de corte en la sección considerada. 
 

Q el momento estático del área de la sección considerada alrededor del eje 
baricéntrico de la sección total. 

  
 I el momento de inercia de la sección total. 
 
 b el ancho en el lugar donde se determina la tensión de corte. 
 
 
C 22.5.6. Hormigón liviano 
 
Ver el Comentario al artículo 11.2.  
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C 22.6. TABIQUES 
 
Los tabiques de hormigón estructural simple se utilizan en forma habitual para la 
construcción de tabiques o muros de fundación en viviendas y en edificios comerciales 
livianos en zonas de baja o nula actividad sísmica. Aunque este Reglamento no impone 
una limitación en la altura máxima absoluta para los tabiques de hormigón simple,  se 
advierte a los proyectistas tanto acerca de las limitaciones que presenta la extrapolación 
de experiencias con estructuras relativamente menores a otras que no lo son, como sobre 
la utilización de tabiques de hormigón simple en construcciones de más de dos pisos y en 
otras estructuras de envergadura en las cuales los asentamientos diferenciales, el viento, 
el sismo, u otras condiciones de carga no contempladas, exigen que los tabiques posean 
alguna ductilidad y capacidad de mantener su integridad después de fisurados. Para estas 
condiciones se exige que se utilicen tabiques diseñados como elementos de hormigón 
armado de acuerdo con el Capítulo 14. 
 
Las directivas para los tabiques de hormigón estructural simple se aplican sólo a 
tabiques apoyados en forma lateral, de tal manera de evitar el desplazamiento lateral 
relativo entre la parte superior y la inferior de un tabique individual (ver el artículo 22.6.6.4). 
Este Reglamento no contempla la utilización de tabiques que carecen de apoyo 
horizontal que evite el desplazamiento relativo entre la parte superior y la parte inferior de 
un tabique individual, razón por la cual estos tabiques no apoyados lateralmente se 
deben diseñar como elementos de hormigón armado de acuerdo con este Reglamento. 
 
 
C 22.6.5. Método de diseño empírico 
 
Cuando la carga resultante se ubique dentro del tercio medio del espesor del tabique 
(núcleo central de la sección del tabique), los tabiques de hormigón estructural simple 
se pueden diseñar utilizando la expresión simplificada (22-14). En la determinación de la 
excentricidad total de la carga mayorada Pu , se deben utilizar las cargas excéntricas y las 
fuerzas horizontales. Si la excentricidad no supera el valor h/6, la expresión (22-14) se 
puede utilizar y el diseño se puede realizar considerando a Pu como una carga centrada. 
 
La carga axial mayorada Pu debe  ser igual o menor que la resistencia de diseño a carga 
axial φ Pn (Pu ≤ φ Pn). La expresión (22-14) se presenta en este Reglamento para indicar el 
rango general de condiciones de arriostramiento y restricción en los extremos de 
elementos de hormigón estructural simple que se diseñan habitualmente. 
 
Las limitaciones indicadas en el artículo 22.6.6. se deben aplicar ya sea que el tabique se 
dimensione de acuerdo con el artículo 22.5.3., o con el método de diseño empírico 
establecido en el artículo 22.6.5. 
 
 
C 22.7. ZAPATAS 
 
C 22.7.4. El espesor de las zapatas de hormigón simple de dimensiones normales 
está controlado por la resistencia a flexión (esfuerzo en la fibra traccionada extrema no 

superior a c'f12
5 φ ) y no por la resistencia al corte, la que en muy raras ocasiones 

podrá controlar el valor espesor (ver el comentario al artículo 22.5.4.) 
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En las zapatas hormigonadas contra el terreno, el valor del espesor total  h, que se utiliza 
en los cálculos de resistencia, se debe fijar en 50 mm menos  que el espesor real, con el 
fin de considerar las irregularidades del terreno, imperfecciones de la excavación y la 
contaminación del hormigón adyacente al suelo, como lo  exige el artículo 22.4.8. Por lo 
tanto si el espesor mínimo h de una zapata es de 200 mm,  la determinación de las 
tensiones de flexión y corte se deben realizar para un espesor total  h  de 150 mm. 
 
 
C 22.8. PEDESTALES 
 
La limitación de la relación altura-espesor para los pedestales de hormigón 
estructural simple no se debe aplicar a aquellas partes de los pedestales que están 
enterradas en el terreno y que proporcionan una restricción lateral. 
 
 
C 22.9. ELEMENTOS PREFABRICADOS 
 
Los elementos prefabricados de hormigón estructural simple están sujetos a todas las 
limitaciones y disposiciones que se describen en el Capítulo 22 y sus Comentarios para los 
elementos hormigonados “in-situ”. 
 
Las exigencias con respecto a las juntas de contracción o de dilatación pueden ser un 
poco diferentes a las que se explicitan para hormigón colocado “in-situ”, dado que la mayor 
parte de las tensiones internas debidas a la contracción se producen antes del montaje. 
 
Los elementos prefabricados se deben unir o vincular a otros elementos con el fin de 
asegurar su estabilidad. Las uniones se deben realizar de tal forma que no se transfieran 
tensiones de tracción de un elemento a otro. 
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COMENTARIOS AL APÉNDICE A. 
 
MODELOS DE BIELAS 
 
 
 
 
 
CA.0. SIMBOLOGÍA 
 
Las unidades que se indican en este artículo para orientar al usuario, no tienen la intención 
de excluir la utilización de otras unidades correctamente aplicadas, que permite el Sistema 
Métrico Legal Argentino (SIMELA). 
 
 
CA.1. DEFINICIONES 
 
Región B – En general, cualquier parte de un elemento ubicado fuera de las regiones D 
constituye una región B.  
 
Discontinuidad – En un elemento estructural se produce una discontinuidad en la 
distribución de las tensiones, en los puntos donde cambia la geometría del elemento o en 
el punto de aplicación de una carga concentrada o reacción. El principio de St. Venant 
indica que las tensiones debidas a la carga axial y a flexión se aproximan a una 
distribución lineal, a una distancia aproximadamente igual a la altura total del elemento, h, 
a partir de la discontinuidad. Por este motivo se supone que las discontinuidades se 
extienden una distancia h a partir de la sección donde ocurre el cambio de geometría o de 
carga. En la Figura CA.1.1(a) se ilustran discontinuidades geométricas y de carga típicas, 
y en la Figura CA.1.1(b) se ilustran combinaciones de discontinuidades geométricas y de 
carga. 
 
Región D – Las regiones sombreadas en las Figuras CA.1.1(a) y (b) muestran regiones D 
típicas (ver la referencia A.1.). En estas regiones no es aplicable la hipótesis de secciones 
planas del artículo 10.2.2.  
 
Cada luz de corte, (a), de la viga, que se ilustra en la Figura CA.1.2(a), es una región D. Si 
dos regiones D se encuentran o se superponen como se ilustra en la Figura CA.1.2(b), se 
las puede considerar, a los fines del diseño, como una única región D. La máxima relación 
longitud-profundidad de esta región D sería aproximadamente dos. Por lo tanto, el menor 
ángulo entre el puntal y el tensor en una región D es  arctang(2) = 26,5 °, valor que 
redondeado se adopta como 25 °. 
 
Si en una luz de corte hay una región B entre dos regiones D, como se ilustra en la Figura 
CA.1.2(c), la resistencia de la luz de corte es determinada por la resistencia de la región B,  
siempre que las regiones B y D posean geometrías y armaduras similares (ver la 
referencia A.2.). Esto se debe a que la resistencia al corte de una región B es menor que 
la resistencia al corte de una región D comparable. Las luces de corte que contienen 
regiones B, caso habitual en el diseño de vigas, se diseñan al corte utilizando los 
procedimientos tradicionales de diseño al corte especificados en los artículos 11.1 a 11.5 
inclusive, ignorando las regiones D. 
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(a) Discontinuidades Geométricas 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

(b) Discontinuidades de carga y geométricas 
 

Figura CA.1.1. Regiones D y discontinuidades 
 
 
Viga de gran altura – Ver las Figuras CA.1.2(a), CA.1.2(b) y CA.1.3, y los artículos 10.7 y 
11.8. 
 
Nodo – Para que haya equilibrio en un nodo de un modelo de bielas, deberían actuar al 
menos tres esfuerzos, como se ilustra en la Figura CA.1.4. Los nodos se clasifican de 
acuerdo con los signos de estos esfuerzos. Un nodo C-C-C resiste tres esfuerzos de 
compresión, un nodo C-C-T resiste dos esfuerzos de compresión y un esfuerzo de tracción 
y así sucesivamente. 
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(a) Luz de corte, a BvB < 2h, viga de gran altura 
 

 
 

(b) Luz de corte, a BvB = 2h, límite para viga de gran altura 
 

 
 

(c) Luz de corte, a Bv B > 2h, viga esbelta 
 

Figura CA.1.2. Descripción de vigas de gran altura y vigas esbeltas 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CA.1.3. Descripción de un modelo de bielas 
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(a) Nodo C-C-C (b) Nodo C-C-T 

(d) Nodo T-T-T (c) Nodo C-T-T 

 
Zona nodal – Históricamente se utilizaban zonas nodales hidrostáticas como se ilustra en 
la Figura CA.1.5. Estas han sido ampliamente superadas por lo que se denomina zonas 
nodales extendidas, las cuales se ilustran en la Figura CA.1.6. 
 
Una zona nodal hidrostática es aquella que tiene caras cargadas perpendiculares a los 
ejes de los puntales y tensores que actúan sobre el nodo y tensiones iguales en las caras 
cargadas. La Figura CA.1.5(a) ilustra una zona nodal C-C-C. Si las tensiones en la cara de 
la zona nodal son iguales en los tres puntales, las relaciones entre las longitudes de los la-
dos de la zona nodal, wBn1B , wBn2B , wBn3B , son proporcionales a los tres esfuerzos CB1B , CB2B , CB3B. 
Las caras de una zona nodal hidrostática son perpendiculares a los ejes de los puntales y 
tensores que actúan sobre la zona nodal. 
 
Estas zonas nodales se denominan zonas nodales hidrostáticas debido a que las 
tensiones en el plano son iguales en todas las direcciones. Esta terminología no es 
estrictamente correcta, ya que las tensiones en el plano no son iguales a las tensiones 
fuera del plano. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CA.1.4. Clasificación de los nodos 
 
 
Una zona nodal C-C-T se puede representar como una zona nodal hidrostática si se 
supone que el tensor se extiende a través del nodo para ser anclado mediante una placa 
del lado más alejado del nodo, como se ilustra en la Figura CA.1.5(b), siempre que con el 
tamaño de la placa se obtengan tensiones de apoyo iguales a las tensiones en los 
puntales. La placa de apoyo del lado izquierdo de la Figura CA.1.5(b) se utiliza para 
representar un anclaje real de un tensor. El esfuerzo en el tensor puede estar anclado 
mediante una placa, o mediante el desarrollo de barras rectas o con ganchos, como se 
ilustra en la Figura CA.1.5(c). 
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En las Figuras CA.1.6(a) y (b) las áreas rayadas corresponden a zonas nodales exten-
didas. Una zona nodal extendida es la porción de un elemento limitada por la inter-
sección del ancho efectivo del puntal, wBs B, y el ancho efectivo del tensor, wBt B (ver la Figura 
CA.4.2). 
 
En la zona nodal ilustrada en la Figura CA.1.7(a), la reacción R equilibra las componentes 
verticales de los esfuerzos CB1B y CB2 B. En muchos casos los cálculos se simplifican si la 
reacción R se divide en RB1B, que equilibra la componente vertical de CB1 B, y  RB2 B, que 
equilibra la componente vertical del esfuerzo CB2 B, como se ilustra en la Figura CA.1.7(b). 
 

 
 
 
 

 
 
 

 
Figura CA.1.5. Nodos hidrostáticos 

 
Puntal – A los fines del diseño los puntales generalmente se idealizan como elementos 
prismáticos comprimidos, como lo indican los contornos en línea llena de los puntales de la 
Figura CA.1.3. Si, debido a diferentes resistencias de las zonas nodales en ambos 
extremos, o bien a diferentes longitudes de apoyo, la resistencia efectiva a la compresión 
f BceB es diferente en los dos extremos de un puntal, el puntal se idealiza como un elemento 
comprimido uniformemente ahusado. 
 

(c) Esfuerzo de tracción anclado por adherencia 

(a) Geometría (b)  Esfuerzo de tracción anclado por medio de 
una placa 
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Figura CA.1.6. Zona nodal extendida que muestra los efectos 
de la distribución del esfuerzo 

 

(b) Armadura distribuida

(a) Una capa de armadura 
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Puntales en forma de botella – Un puntal en forma de botella es un puntal ubicado en 
una región de un elemento donde el ancho del hormigón comprimido, en la mitad de la 
longitud del puntal, se puede expandir lateralmente (ver las referencias A.1. y A.3.).  
 
Los contornos curvos representados mediante líneas discontinuas en la Figura CA.1.3 y 
los contornos curvos representados mediante línea llena de la Figura CA.1.8 definen en 
forma aproximada los límites de los puntales en forma de botella. Un ensayo de tracción 
por compresión diametral en probeta cilíndrica es un ejemplo de un puntal en forma de 
botella. La expansión lateral interna del esfuerzo de compresión, aplicado en este tipo 
de ensayo, produce una tracción transversal que provoca el hendimiento de la probeta. 
 
A fin de simplificar el diseño, los puntales en forma de botella se idealizan ya sea como 
prismas o bien como uniformemente ahusados, y para resistir la tracción transversal se 
debe disponer la armadura para control de la fisuración indicada en el artículo A.3.3. La 
cantidad de armadura transversal de confinamiento se puede determinar utilizando el 
modelo de bielas ilustrado en la Figura CA.1.8(b), donde los puntales que representan 
la expansión del esfuerzo de compresión actúan con una pendiente de 1:2 con respecto 
al eje del esfuerzo de compresión aplicado. Alternativamente, para f´ BcB igual o menor que 
42 MPa, se puede utilizar la expresión (A-4). El área de la sección transversal ABcsB de un 
puntal en forma de botella, se debe considerar como la menor de las áreas de las 
secciones transversales en los dos extremos del puntal. Ver la Figura CA.1.8(a). 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CA.1.7. Subdivisión de una zona nodal. 

(a) Zona nodal 

(b) Zona nodal subdividida 



 
Comentarios al Reglamento Argentino d
 

 
 
 
 
                          Figura CA.1
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4. Los anchos efectivos de los puntales y de las zonas nodales se deben determinar 

considerando los esfuerzos obtenidos en el punto 3 y las resistencias efectivas del 
hormigón definidas en los artículos A.3.2 y A.5.2, y se debe disponer en los tensores  
la armadura determinada considerando las resistencias del acero, definidas en el 
artículo A.4.1. La armadura se debería anclar en las zonas nodales. 

 
Los modelos de bielas representan estados límites de resistencia, y los proyectistas o 
diseñadores estructurales también deberían satisfacer los requisitos de serviciabilidad 
establecidos en este Reglamento. Las flechas de las vigas de gran altura o de elementos 
similares se pueden estimar analizando el modelo de bielas mediante un análisis elástico. 
Además, los anchos de fisura en los tensores se pueden verificar utilizando las 
disposiciones del artículo 10.6.4, suponiendo que el tensor está encerrado en un prisma de 
hormigón correspondiente al área de tensor indicado en el artículo CA.4.2. 
 
CA.2.3. Los puntales, tensores y zonas nodales que componen el modelo de bielas tienen 
anchos finitos que se deberían considerar al seleccionar las dimensiones del reticulado. La 
Figura CA.2.3(a) ilustra un nodo y la correspondiente zona nodal. Los esfuerzos vertical y 
horizontal equilibran el esfuerzo en el puntal inclinado. Si las tensiones son iguales en los 
tres puntales se puede utilizar una zona nodal hidrostática, y los anchos de los puntales 
serán proporcionales a los esfuerzos que actúan en los mismos. 
 
Si en una zona nodal de una estructura bidimensional actúan más de tres esfuerzos, como 
se ilustra en la Figura CA.2.3(b), generalmente será necesario resolver algunos de los 
esfuerzos para obtener tres esfuerzos que se intersequen. En la Figura CA.2.3(b) los 
esfuerzos de los puntales que actúan sobre las caras A-E y C-E se pueden reemplazar por 
un esfuerzo actuando sobre la cara A-C. Este esfuerzo atraviesa el nodo en el punto D. 
 

 
 
 

 
Figura CA.2.3. Resolución de los esfuerzos en una zona nodal. 

(a) Tres puntales actuando 
sobre una zona nodal 

(b) Los puntales A-E y C-E se 
pueden reemplazar por A-C 

(c) Cuatro puntales 
actuando sobre el nodo D

(d) Esfuerzos del lado derecho del 
nodo ilustrado en (c) resueltos 
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Alternativamente, el modelo de bielas se podría analizar suponiendo que todos los 
esfuerzos de los puntales actúan atravesando el nodo en D, como se ilustra en la Figura 
CA.2.3(c). En este caso los esfuerzos en los dos puntales a la derecha del Nodo D se 
pueden resolver para obtener un único esfuerzo actuando a través del punto D, como se 
indica en la Figura CA.2.3(d). 
 
Si el ancho del apoyo en la dirección perpendicular al elemento es menor que el ancho del 
elemento, puede ser necesario disponer armadura transversal para impedir el hendimiento 
vertical en el plano del nodo. Esto se puede modelar utilizando un modelo de bielas 
transversal. 
 
 
CA.2.5. El ángulo entre los ejes de los puntales y los tensores que actúan en un nodo 
debería ser lo suficientemente grande para mitigar la fisuración e impedir incompati-
bilidades debidas al acortamiento de los puntales y al alargamiento de los tensores que se 
producen prácticamente en las mismas direcciones. Esta limitación en el valor del ángulo 
impide que las longitudes de corte de las vigas esbeltas se modelen utilizando puntales 
con inclinaciones menores que 25° con respecto al acero longitudinal. Ver la referencia 
A.6. 
 
CA.2.6. Las cargas mayoradas se aplican al modelo de bielas, y se determinan los 
esfuerzos en todos los puntales, tensores y zonas nodales. Si existen varios estados de 
carga todos ellos deberían ser investigados. Luego se analiza el modelo o los modelos de 
bielas para todos los estados de carga; donde para un puntal, un tensor o zona nodal 
dada, F BuB es el mayor esfuerzo que se obtiene una vez analizados todos los estados de 
cargas del elemento. 
 
 
CA.3.  RESISTENCIA DE LOS PUNTALES 
 
CA.3.1. El ancho de puntal wBs B, utilizado para calcular ABcs B, es la menor dimensión 
perpendicular al eje del puntal en los extremos del puntal. Este ancho del puntal se ilustra 
en las Figuras CA.1.5(a) y CA.1.6(a) y (b). En las estructuras bidimensionales, como las 
vigas de gran altura, el espesor de los puntales se puede considerar como el ancho del 
elemento. 
 
CA.3.2. El coeficiente de resistencia que aparece en la expresión (A-3), 0,85 f´ BcB , 
representa la resistencia efectiva del hormigón bajo esfuerzos de compresión de larga 
duración, similar al utilizado en las expresiones (10-1) y (10-2). 
 
CA.3.2.1. El valor de β BsB dado en el artículo A.3.2.1 se debe aplicar a un puntal equivalente 
al bloque rectangular de tensiones en una zona comprimida de una viga o de una 
columna. 

 
CA.3.2.2. El valor de β BsB dado en el artículo A.3.2.2 se debe aplicar a los puntales en forma 
de botella, como las ilustradas en la Figura CA.1.3. La expansión lateral interna de los 
esfuerzos de compresión puede producir hendimiento paralelo al eje del puntal cerca de 
los extremos del mismo, como se ilustra en la Figura CA.1.8. La armadura colocada para 
resistir el esfuerzo de hendimiento, limita el ancho de las fisuras, permite que el puntal 
resista más carga axial y permite alguna redistribución de los esfuerzos. 
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El valor de β BsB especificado en el artículo A.3.2.2(b) incluye el factor de corrección para 
hormigón liviano, λ,  ya que se supone que la resistencia de un puntal sin armadura trans-
versal está limitada a un valor menor que la carga a la cual se desarrolla la fisuración 
longitudinal. 

 
CA.3.2.3. El valor de β BsB dado en el artículo A.3.2.3 se aplica, por ejemplo, a puntales 
comprimidos en los modelos de bielas utilizados para diseñar la armadura longitudinal y 
transversal de las alas traccionadas de las vigas, vigas cajón y tabiques. Este valor 
reducido de β Bs B, refleja el hecho de que es necesario que estos puntales transfieran  
esfuerzos de compresión a través de las fisuras en las zonas traccionadas.  

 
CA.3.2.4. El valor de β BsB especificado en el artículo A.3.2.4 se aplica a los puntales no 
incluidos en el alcance de los artículos A.3.2.1, A.3.2.2 y A.3.2.3. A modo de ejemplo se 
pueden mencionar los puntales en un campo de compresión en el alma de una viga, 
donde es probable que las fisuras diagonales paralelas dividan el alma en puntales 
inclinados, y en puntales que probablemente serán atravesados por las fisuras que 
formarán un ángulo con los mismos (ver las Figuras CA.3.2(a) y (b)). El valor de β BsB 
especificado en el artículo A.3.2.4 proporciona un límite inferior razonable para el valor de 
β Bs B, excepto para los puntales descriptos en los artículos A.3.2.2(b) y A.3.2.3. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CA.3.2. Tipos de puntales 
 
 
CA.3.3. La armadura requerida por el artículo A.3.3 se relaciona con el esfuerzo de 
tracción en el hormigón debida a la expansión del puntal, como se ilustra en el modelo de 
bielas de la Figura CA.1.8(b). El artículo CA.3.3 permite que los Proyectistas o Diseña-
dores Estructurales utilicen modelos locales de puntales y tensores para determinar la 
cantidad de armadura transversal requerida en un puntal determinado. Se puede suponer 

(a) Puntales en el alma de una viga con fisuras 
inclinadas paralelas a los puntales - artículo A.3.2.4 

(b) Puntales atravesados por fisuras diagonales 
- artículo A.3.2.4 
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que los esfuerzos de compresión en el puntal se expanden con una pendiente de 2:1, 
como se ilustra en la Figura CA.1.8(b). Para resistencias del hormigón iguales o menores 
que 42 MPa, se considera que la cantidad de acero requerida por la expresión (A-4) 
satisface las especificaciones del artículo A.3.3. 
 
La Figura CA.3.3 ilustra dos capas de armadura que atraviesan un puntal fisurado. Si la 
fisura se abre sin deslizamiento por corte a lo largo de dicha fisura, las barras verticales de 
la capa i en la Figura CA.3.3 provocarán una tensión perpendicular al puntal  igual a:  
 
 
 

 
 
 

donde el subíndice i  adopta los valores 1 y 2 según se trate de las barras verticales u 
horizontales, respectivamente, indicadas en la Figura CA.3.3.  
 
La expresión (A-4) está expresada en términos de una cuantía de armadura antes que en 
términos de una tensión, lo cual facilita los cálculos.  
 
 

 
 
 

Figura CA.3.3.  Ejemplo de una disposición de armadura que 
atraviesa un puntal. 

 
 
Con frecuencia la armadura de confinamiento especificada en el artículo A.3.3 resulta 
difícil de ubicar en estructuras tridimensionales, tales como los cabezales de pilotes. Si no 
se coloca esta armadura, se utiliza el valor de f BceB  especificado en el artículo A.3.2.2(b). 
 
CA.3.3.2. En una ménsula corta, con una relación luz de corte-profundidad, menor que 1,0 
la armadura de confinamiento requerida para satisfacer el artículo A.3.3 generalmente se 
provee en forma de estribos horizontales que cruzan el puntal comprimido inclinado, como 
se ilustra en la Figura 11.9.2. 

( )i
i

sisi sen
sb
fA

α
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CA.3.4. Algunas veces en el diseño de las zonas de anclaje de los cables de hormigón 
pretensado se utiliza confinamiento para mejorar la resistencia a la compresión de los 
puntales de manera localizada. En las referencias A.4. y A.8. se discute el confinamiento 
de puntales. 
 
CA.3.5. La resistencia aportada por la armadura está dada por el último término de la 
expresión (A-5). La tensión f'BsB en la armadura de un puntal para la resistencia nominal, se 
puede obtener a partir de las deformaciones en el puntal, en el momento de producirse su 
aplastamiento. Para armadura con  f ByB = 220 MPa  y  f By B= 420 MPa, el valor de  f´ BsB  se 
puede adoptar igual a f By B. 
 
 
CA.4.  RESISTENCIA DE LOS TENSORES 
 
CA.4.2. El ancho efectivo del tensor, supuesto para el diseño, wBt B , puede variar dentro de 
los siguientes límites, dependiendo de la distribución de la armadura en el tensor: 
 

a) Si en el tensor las barras están en una sola capa, el ancho efectivo del tensor se 
puede adoptar como el diámetro de las barras en el tensor, más dos veces el 
recubrimiento hasta la superficie de las barras, como se ilustra en la Figura 
CA.1.6(a); y 

 
b) Como límite superior práctico para el ancho del tensor, se puede adoptar el ancho 

correspondiente al ancho en una zona nodal hidrostática, calculado como 
 
 

wBt,máxB =  F Bnt B / (fBceB b Bs B)                                                         (CA-A) 
 
 

donde f BceB es la resistencia efectiva a la compresión aplicable de la zona nodal, dada 
en el artículo A.5.2. Si el ancho del tensor supera el valor del punto a, la armadura 
del tensor se debería distribuir de manera aproximadamente uniforme en el ancho y 
en el espesor del tensor, como se ilustra en la Figura CA.1.6(b). 

 
CA.4.3. Con frecuencia el anclaje de los tensores requiere particular atención en las zonas 
nodales de las ménsulas cortas o en las zonas nodales adyacentes a los apoyos 
exteriores de las vigas de gran altura. La armadura de un tensor se debería anclar, antes 
que abandone la zona nodal extendida en el punto definido por la intersección del 
baricentro de las barras del tensor y las prolongaciones de los contornos del puntal, o bien 
del área de apoyo. Esta longitud se denomina l BancB . En las Figuras CA.1.6(a) y (b) esto 
ocurre donde el contorno de la zona nodal extendida es cortado por el baricentro de la 
armadura en el tensor. Parte del anclaje se puede lograr prolongando la armadura a través 
de la zona nodal, como se ilustra en la Figura CA.1.5(c), y desarrollándola más allá de la 
zona nodal. Si el tensor se ancla utilizando ganchos de 90°, los ganchos deberían estar 
confinados dentro de la armadura que se extiende hacia el interior de la viga a partir del 
elemento de apoyo, a fin de evitar que se produzca fisuración a lo largo de la parte externa 
de los ganchos en la región de apoyo. 
 
En las vigas de gran altura se utilizan algunas veces barras en forma de horquilla, 
empalmadas con la armadura de los tensores, para anclar los esfuerzos de tracción de los 
tensores en los apoyos exteriores, siempre que el ancho de la viga sea suficiente para 
acomodar estas barras. 
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Figura CA.4.3. Zona nodal extendida que ancla dos tensores. 
 
 
La Figura CA.4.3 muestra dos tensores anclados en una zona nodal. El anclaje se exige 
en el lugar donde el baricentro de los tensores cruza el contorno de la zona nodal 
extendida.  
 
La longitud de anclaje de la armadura de los tensores se puede reducir utilizando ganchos, 
dispositivos mecánicos o confinamiento adicional, o bien empalmándola con varias capas 
de barras de menor tamaño. 
 
 
CA.5.  RESISTENCIA DE LAS ZONAS NODALES 
 
CA.5.1. Si las tensiones en todos los puntales que concurren a un nodo son iguales, se 
puede utilizar una zona nodal hidrostática. Las caras de este tipo de zona nodal son 
perpendiculares a los ejes de los puntales, y los anchos de las caras de la zona nodal son 
proporcionales a los esfuerzos en los puntales. 
 
Suponiendo que las tensiones principales en los puntales y tensores actúan paralelas a los 
ejes de los puntales y tensores, las tensiones en las caras perpendiculares a estos ejes 
son tensiones principales, y se debe utilizar el artículo A.5.1(a). Si, como se ilustra en la 
Figura CA.1.6(b), la cara de una zona nodal no es perpendicular al eje del puntal, sobre la 
cara de la zona nodal habrá tanto tensiones de corte como tensiones normales. 
Habitualmente estas tensiones se reemplazan por la tensión normal (compresión principal) 
que actúa sobre el área de la sección transversal ABcsB del puntal, considerada 
perpendicularmente al eje del puntal. 
 
En algunos casos, la aplicación del artículo A.5.1(b) requiere verificar las tensiones que 
actúan sobre una sección que atraviesa una zona nodal subdividida. Las tensiones se 
verifican en la sección de menor área perpendicular a un esfuerzo resultante en la zona 
nodal. En la Figura CA.1.7(b) la cara vertical que divide la zona nodal en dos partes está 
solicitada por el esfuerzo resultante que actúa sobre A-B. El diseño de la zona nodal se 
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determina por la sección crítica  definida en los artículos A.5.1(a) o A.5.1(b), cualquiera 
sea la que proporcione la mayor tensión. 
 
CA.5.2. En los elementos bidimensionales, tales como las vigas de gran altura, los nodos 
se pueden clasificar como: nodos C-C-C si todos los elementos que se intersecan en el 
nodo están comprimidos, nodos C-C-T, si uno de los elementos que actúa sobre el nodo 
está traccionado, y así sucesivamente, como se ilustra en la Figura CA.1.4. La resistencia 
efectiva a la compresión de la zona nodal está dada por la expresión (A-8), modificada 
según lo indicado en los artículos A.5.2.1 a A.5.2.3, aplicada a los nodos C-C-C, nodos C-
C-T, y nodos C-T-T ó T-T-T, respectivamente. 
 
Los valores de β BnB reflejan el creciente grado de desgarramiento o separación de las zonas 
nodales debido a la incompatibilidad de las deformaciones por tracción de los tensores y 
las deformaciones por compresión de los puntales. La tensión en cualquiera de las caras 
de la zona nodal o en cualquier sección que atraviese la zona nodal no deberían superar 
los valores dados por la expresión (A-8), modificada según lo indicado en los artículos 
A.5.2.1 a A.5.2.3. 
 
CA.5.3. Esta descripción de la geometría y la orientación de las caras de las zonas 
nodales se introduce a los efectos de simplificar el cálculo de la geometría de un modelo 
de bielas tridimensional. 
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COMENTARIOS AL APÉNDICE B.  
 
ESPECIFICACIONES ALTERNATIVAS PARA EL DISEÑO 
DE ELEMENTOS DE HORMIGÓN ARMADO Y PRETENSA-
DO SOLICITADOS A FLEXIÓN Y CARGA AXIAL (COMPRE-
SIÓN) 
 
 
 
 
 
C B 1. CAMPO DE VALIDEZ 
 
Este Reglamento permite realizar el diseño a flexión y a carga axial utilizando las 
especificaciones del Apéndice B, que difieren de las establecidas en el cuerpo central en 
los valores límites de la armadura, en los factores de reducción de la resistencia φ  y en la 
redistribución de momentos. 
 
Los diseños realizados utilizando las especificaciones del Apéndice B satisfacen el 
espíritu de este  Reglamento y se consideran aceptables desde el punto de vista legal. 
 
Cuando se utilice este Apéndice, serán de aplicación los Comentarios correspondientes a 
cada artículo. 
 
 
C B 8.4.  REDISTRIBUCIÓN DE MOMENTOS NEGATIVOS EN ELEMENTOS, 

NO PRETENSADOS, CONTINUOS, SOLICITADOS A FLEXIÓN 
 
La redistribución de momentos depende de una adecuada ductilidad en las zonas de 
articulación plástica. Estas zonas de articulación plástica se desarrollan en los puntos de 
momento máximo y originan un corrimiento del diagrama de momentos elásticos. El 
resultado habitual es una reducción de los valores de los momentos negativos en la zona 
de la articulación plástica y un incremento de los valores de los momentos positivos con 
respecto a los determinados mediante análisis elástico. Dado que los momentos negativos 
se determinan para una distribución de carga y los momentos positivos para otra, cada 
sección tiene una capacidad de reserva que no se utiliza totalmente en ninguna de las 
condiciones de carga. Las articulaciones plásticas permiten utilizar la capacidad total de un 
mayor número de secciones transversales de un elemento solicitado a flexión, bajo la 
acción de cargas últimas. 
 
En Estados Unidos y como parte de un plan de investigación en el que se utilizaron 
valores conservadores para las deformaciones específicas últimas  en el hormigón y 
longitudes de las articulaciones plásticas obtenidas en base a numerosos ensayos, se 
analizaron elementos solicitados a flexión con una pequeña capacidad de rotación para 
evaluar una redistribución de momentos de hasta un 20 %, dependiendo de la cuantía de  
armadura.  La conclusión fue que los resultados son  conservadores como  se  muestra  
en la  Figura C B 8.4. 
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Figura C B 8.4. Redistribución de momentos admitida para una capacidad mínima 
de rotación. (De acuerdo con la bibliografía internacional). 

 
 
Los estudios descriptos en las referencias B.1. y B.2. avalan esta conclusión e indican que 
la fisuración y las flechas en las vigas diseñadas con la redistribución de momentos, 
no son significativamente mayores bajo cargas de servicio, que las de las vigas 
diseñadas con la distribución de momentos de la teoría elástica. Además, estos estudios 
demuestran que existe una adecuada capacidad de rotación disponible para la 
redistribución de momentos permitida, siempre que los elementos verifiquen  las 
exigencias de este Reglamento. Este Apéndice B mantiene el mismo límite de redistri-
bución de momentos que el utilizado en versiones anteriores del Código ACI 318. 
 
La redistribución de momentos no se puede utilizar en sistemas de losas diseñados por 
el Método de Diseño Directo (ver el artículo 13.6.1.7.). 
 
 
C B 10.3.  PRINCIPIOS Y REQUISITOS GENERALES  
 
C B 10.3.3. La  cantidad máxima de armadura de tracción, en los elementos solicitados a 
flexión, se limita con el fin de asegurar un determinado nivel de comportamiento dúctil. 
 

 
PORCENTAJE DE REDISTRIBUCIÓN DEL MOMENTO 

(ACI 318-02)

(ACI 318-02)

(ACI 318-02) 

1,00 

0,75 

0,50 
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La resistencia nominal a la flexión de una sección se alcanza cuando la deformación  
específica en la fibra comprimida extrema alcanza el valor de la deformación específica 
última del hormigón (aplastamiento). 
 
En la situación de deformación específica última del hormigón, la deformación 
específica de la armadura traccionada podría: 
 

� alcanzar exactamente el valor correspondiente a la deformación específica al 
inicio de la fluencia, 

 
� ser menor que la deformación específica de fluencia (comportamiento elástico), ó 

 
� exceder la deformación específica de fluencia (comportamiento inelástico). 

 
La condición de deformación específica del acero, que se produce en forma simultánea 
con la deformación última del hormigón, depende de la cantidad relativa de armadura con 
respecto al hormigón y de la relación entre las resistencias de los materiales f’ BcB  y  f By B. 
 
Si el valor de la relación  ρ (f ByB / f’ Bc B) es suficientemente baja, la deformación del acero 
traccionado superará en gran medida la deformación de fluencia cuando el hormigón 
alcance su valor de deformación última, con una gran flecha que permitirá advertir la falla 
inminente con anticipación (condición de falla dúctil). 
 
Para valores mayores de ρ (f ByB / f’ Bc B), la deformación del acero traccionado puede no 
alcanzar la deformación de fluencia cuando la deformación del hormigón llegue a su valor 
límite, y en consecuencia, las flechas serán pequeñas y no se advertirá con anticipación la 
falla inminente (condición de falla frágil). A los fines del diseño se considera más  
conservador restringir la condición de resistencia nominal, de manera que se pueda 
anticipar un modo de falla dúctil.  
 
A menos que se exijan cantidades inusuales de ductilidad, la limitación de 0,75 ρ BbB 
proporciona el comportamiento dúctil necesario para la mayoría de los diseños. Una 
condición en la cual se requiere un comportamiento más dúctil es el diseño para 
redistribución de momentos en pórticos y elementos continuos. El artículo B 8.4. 
permite la redistribución de los momentos negativos. Dado que la redistribución de 
momentos depende de una adecuada ductilidad en las regiones articuladas, la cantidad de 
armadura traccionada en dichas regiones, se limita a 0,5 ρ Bb B. 
 
Para el comportamiento dúctil de las vigas con armadura de compresión sólo es 
necesario limitar aquella fracción del total de armadura de tracción que es balanceada por 
la compresión del hormigón. La otra fracción del total de la armadura de tracción, en la 
cual el esfuerzo está balanceado por la armadura de compresión, no necesita estar 
limitada por el factor 0,75. 
 
 
C B 18.1.  CAMPO DE VALIDEZ 
 
C B 18.1.3. Algunos artículos de este Reglamento no son de aplicación al diseño de 
estructuras de hormigón pretensado por razones específicas, las que se explicitan a 
continuación: 
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Artículo 5.8.5.2. Los cordones de vigas y losas continuas postesadas son habitualmente 
tesados en un punto a lo largo del tramo donde el perfil del cordón está ubicado en el 
baricentro de la sección transversal del hormigón, o cerca de él. Por lo tanto, las juntas de 
construcción interiores, están comúnmente localizadas dentro de los tercios finales del 
tramo, en vez de en el tercio medio del tramo tal como se requiere en el artículo 5.8.5.2. 
Las juntas de construcción ubicadas tal como se describe en vigas y losas continuas 
postesadas tienen una larga historia de comportamiento satisfactorio, razón por la cual el 
artículo 5.8.5.2. se excluye de su aplicación al hormigón pretensado. 
 
Artículo 7.6.5. El artículo 7.6.5. no se aplica al hormigón pretensado porque los requisitos 
para la armadura adherente y los cables no adherentes para elementos hormigonados “in–
situ” se especifican en los artículos 18.9. y 18.12. respectivamente. 
 
Artículo B 8.4. La redistribución de momentos para el hormigón pretensado se especifica 
en el artículo B 18.10.4. 
 
Artículos 8.10.2., 8.10.3. y 8.10.4. Los requisitos empíricos dados en los artículos 8.10.2., 
8.10.3. y 8.10.4. para las vigas T fueron desarrollados para el hormigón armado 
convencional  y si se los aplica al hormigón pretensado, se podría excluir el uso de 
numerosos productos pretensados estándares que actualmente están siendo utilizados en 
forma satisfactoria. Por lo tanto, la experiencia permite introducir variaciones. 
 
Al excluir los artículos 8.10.2., 8.10.3. y 8.10.4., este Reglamento no incluye 
especificaciones especiales para vigas T de hormigón pretensado, dejándose a 
criterio del Proyectista o Diseñador Estructural la fijación o determinación del ancho 
efectivo del ala. Siempre que sea posible, se recomienda utilizar el ancho del ala 
establecido en los artículos 8.10.2., 8.10.3. y 8.10.4., a menos que la experiencia haya 
demostrado que las variaciones son seguras y satisfactorias. En el análisis elástico y en 
las consideraciones de diseño no siempre resulta un criterio conservador utilizar el máximo 
ancho del ala permitido en el artículo 8.10.2. 
 
Los artículos 8.10.1 y 8.10.5. establecen especificaciones generales para vigas T que 
también son aplicables a elementos de hormigón pretensado. Las limitaciones para la 
separación de la armadura de las losas se fundamentan en el espesor del ala, el cual 
se puede adoptar como el espesor promedio en el caso de alas de espesor variable. 
 
Artículo 8.11. Los límites empíricos establecidos para los entrepisos nervurados 
convencionales de hormigón armado, se fundamentan en el exitoso comportamiento 
demostrado por las losas nervuradas construidas utilizando sistemas estándares de 
encofrados para losas nervuradas. (ver el artículo C 8.11.). Para las construcciones con 
losas nervuradas pretensadas se debe aplicar el criterio y la experiencia profesional. Las 
especificaciones del artículo 8.11. se deben utilizar como guía. 
 
Artículos B 10.3.3., 10.5., 10.9.1. y 10.9.2. Para el hormigón pretensado, las limitaciones 
para la armadura dadas en los artículos que se mencionan en el título se deben 
reemplazar por las limitaciones dadas en los artículos B 18.8., 18.9. y 18.11.2. 
 
Articulo 10.6. Las especificaciones del artículo 10.6., con respecto a la distribución de la 
armadura de flexión en elementos pretensados, no estaban originalmente destinadas a los 
elementos de hormigón pretensado. El comportamiento de un elemento pretensado es 
considerablemente diferente al de un elemento no pretensado, razón por la cual para la 
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correcta distribución de la armadura en un elemento pretensado se deben aplicar el criterio 
y la experiencia del Proyectista o Diseñador Estructural. 
 
Capítulo 13.  El diseño de losas de hormigón  pretensado exige la consideración de los 
momentos secundarios inducidos por la curvatura de los cables de pretensado. Los 
cambios volumétricos debidos a las  fuerzas de pretensado también pueden generar en la 
estructura, cargas adicionales que no están previstas, en forma adecuada, en las 
prescripciones del Capítulo 13. Debido a estas propiedades especiales asociadas con el 
pretensado, muchos de los procedimientos de diseño del Capítulo 13 no son apropiados 
para estructuras de hormigón pretensado y se deben sustituir por las prescripciones del 
artículo 18.12. 
 
Artículos 14.5. y 14.6.  Los requisitos para el diseño de tabiques, establecidos en los 
artículos que se mencionan en el título son, en gran medida, empíricos y utilizan 
consideraciones que no están pensadas para ser aplicadas al hormigón pretensado. 
 
 
C B 18.8.  LÍMITES PARA LA ARMADURA DE LOS ELEMENTOS FLEXIO-

NADOS 

C B 18.8.1. Cada uno de los índices ω Bp B, ( )'
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es igual a 0,85 a/d Bp B, siendo a la profundidad de la distribución de tensiones rectangular 
equivalente para la sección considerada, de acuerdo con lo definido en el artículo 10.2.7.1.  
La utilización de esta relación puede simplificar los cálculos necesarios para verificar el 
cumplimiento del artículo CB 18.8.1. 
 
C B 18.8.2. El momento resistente de diseño de las secciones armadas en exceso, se 
puede determinar utilizando expresiones de resistencia similares a las correspondientes a 
elementos de hormigón armado. En los libros de texto y en la referencia 18.7., se pueden 
encontrar expresiones de resistencia para secciones rectangulares y secciones con alas. 
 
C B 18.8.3.  La prescripción dada en este artículo constituye una precaución contra el 
desarrollo de una falla frágil (falla súbita) por flexión inmediatamente después de la 
fisuración. Un elemento sometido a flexión, diseñado de acuerdo con las especificaciones 
de este Reglamento exige una carga adicional considerable, por encima del valor corres-
pondiente a la carga de fisuración, para alcanzar su resistencia última a flexión. Esta carga 
adicional debería dar como resultado una flecha considerable que advertiría acerca de que 
el elemento está alcanzando su resistencia nominal. Si la resistencia a la flexión se 
alcanzara poco después de la fisuración no se desarrollaría la flecha y no habría 
advertencia. 
 
Debido a la muy limitada extensión de la fisuración inicial en la zona de momento negativo, 
próxima a las columnas de placas planas armadas en dos direcciones, la flecha bajo carga 
no refleja ningún cambio abrupto de la rigidez cuando se está por alcanzar el valor del 
módulo de rotura del hormigón. 
 
Sólo para valores de la carga superiores a los valores de las cargas mayoradas, la 
fisuración adicional se extenderá lo suficiente como para producir un cambio abrupto en la 
flecha bajo carga. 
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Las investigaciones y ensayos realizados en Estados Unidos han demostrado que no es 
posible llegar a la rotura (ni aún a la fluencia) de los cables de postesado no adherentes en 
losas armadas en dos direcciones, antes que se produzca una falla por punzonamiento, 
(ver las referencias B 3. a B 8. inclusive). La utilización de cables no adherentes en combi-
nación con los requisitos de armadura adherente mínima dados en los artículos 18.9.3. y 
18.9.4. han demostrado que aseguran la existencia de suficiente ductilidad después de la 
fisuración, y que no se desarrollará un modo de falla frágil en la primera fisuración. 
 
 
C B 18.10. ESTRUCTURAS ESTÁTICAMENTE INDETERMINADAS 
 
C B 18.10.3. Para las estructuras estáticamente indeterminadas, los momentos debidos a 
las reacciones inducidas por las fuerzas de pretensado, denominados en general 
momentos secundarios, son importantes tanto en los estados elásticos como en los 
inelásticos. Cuando se forman rótulas y los momentos se redistribuyen en forma total 
cuando una estructura estáticamente determinada, los momentos secundarios 
desaparecen. Sin embargo, las deformaciones elásticas producidas por un cable no 
concordante, modifican la cantidad de rotación inelástica requerida para obtener una cierta 
cantidad de redistribución de momentos. De manera inversa, para una viga con una cierta 
capacidad de rotación inelástica, la cantidad en la cual el momento en el apoyo se puede 
variar, se modifica en una cantidad igual al momento secundario en el apoyo debido al 
pretensado. Por esta razón este Reglamento exige que los momentos secundarios se 
incluyan al determinar los momentos de diseño. 
 
Para determinar los momentos a utilizar en el diseño, el orden de los cálculos debe ser el 
siguiente: 
 

a) determinar los momentos debidos a las cargas permanentes y a las sobrecargas, 
 
b) modificarlos mediante la suma algebraica de los momentos secundarios, 

 
c)  redistribuir según el criterio establecido. 
 

Un momento secundario positivo en el apoyo, provocado por un cable con la concavidad 
de su curvatura hacia abajo, obtenido a partir de un perfil concordante, reducirá los 
momentos negativos cerca de los apoyos y aumentará los momentos positivos en las 
zonas cercanas al centro del tramo.  Un cable que tiene curvatura con la concavidad hacia 
arriba sufrirá el efecto contrario. 
 
 
C B 18.10.4. Redistribución de los momentos negativos en elementos pretensados 
continuos, solicitados a flexión. 
 
En las vigas y losas de hormigón pretensado, el comportamiento inelástico en algunas 
secciones puede provocar una redistribución de momentos, al aproximarse el elemento a 
su condición de resistencia última. El reconocimiento de este comportamiento en 
determinadas circunstancias puede ser muy importante para el diseño. 
 
Los métodos de diseño rigurosos para redistribución de momentos son bastante 
complejos. Sin embargo, el reconocimiento de la redistribución de momentos se puede 
realizar con un método sencillo, consistente en permitir un ajuste razonable de la 
sumatoria de los momentos elásticos mayorados debidos a las cargas gravitatoria, y de los 
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momentos secundarios debidos al pretensado sin mayorar. La magnitud del ajuste se debe 
mantener dentro de ciertos límites de seguridad predeterminados. 
 
La magnitud de la redistribución permitida depende de la capacidad de las secciones 
críticas de deformarse inelásticamente una cantidad suficiente. En el artículo 18.4. se 
desarrolla el tema de la capacidad bajo las cargas de servicio. 
 
La  elección del valor 0,24 β B1B como el mayor índice de armadura de tracción (cuantía máxi-

ma de armadura traccionada), ω BpB , o  ( )'
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cual se permite la redistribución de momentos, concuerda con las prescripciones 
establecidas para el  hormigón armado convencional (0,5 ρ Bb B), en el artículo B 8.4. 
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artículos B 18.10.4.1. y B 18.10.4.3. son iguales,  cada uno ellos a  0,85 a/d Bp B, donde  a  es 
la altura del bloque rectangular de tensiones equivalente para la sección considerada, de 
acuerdo con el artículo 10.2.7.1.  La utilización de esta relación puede simplificar los 
cálculos necesarios para determinar la cantidad de redistribución de momentos permitida 
por el artículo B 18.10.4.1. y para verificar el cumplimiento de la limitación de armadura de 
flexión establecida en  el  artículo B 18.10.4.3. 
 
Para que los principios de la redistribución de momentos, especificados en el artículo 
B 18.10.4. sean aplicables a vigas y losas con cables no adheridos, es necesario que 
dichas vigas y losas contengan armadura suficiente para asegurar que después de la 
fisuración actuarán como elementos flexionados y no como una serie de arcos atirantados. 
Los requisitos de armadura adherida mínima establecidos en el artículo 18.9. sirven para 
este propósito. 
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COMENTARIOS AL APÉNDICE C.  
 
COMBINACIÓN ALTERNATIVA DE FACTORES DE CARGA 
Y REDUCCIÓN DE RESISTENCIA  
 
 
 
 
 
C C 1. REQUISITOS GENERALES 
 
En la edición 2002 del Código ACI 318 se decidió incorporar el contenido del Apéndice C 
de la edición 1999 al cuerpo del Código, ubicando como nuevo contenido de este 
Apéndice C, el texto de los artículos 9.2. y 9.3. de la edición 1999. 
 
 
C C 2.  RESISTENCIA REQUERIDA 
 
La expresión que contiene la carga de viento W (adoptada de ASCE 7-2002 y de la 
referencia C.1.) incluye un factor de direccionalidad, que para edificios es igual a 0,85, y 
que se ha incorporado al Reglamento CIRSOC 102-2005.  
 
El correspondiente factor de carga para viento, en las expresiones de las combinaciones 
de cargas, se incrementó a 1,6  como resultado de dividir el factor anterior igual a 1,3  por  
0,85 (≅ 1,53). 
 
El Reglamento CIRSOC 102-2005  permite utilizar un factor de carga de viento previo de 
1,3 cuando el diseño de la carga de viento se obtenga de  otras fuentes que no incluyan el 
factor de direccionalidad del viento. 
 
Cuando las combinaciones de carga incorporen la acción del sismo, se deberá consultar el 
Reglamento INPRES-CIRSOC 103 – Parte II - 2005. 
 
 
C C 2.3.  Cuando en el diseño se incluyan las cargas laterales, H, debidas al empuje del 
terreno, a la presión del agua, o a la presión debida a los materiales granulares, las 
expresiones para la resistencia requerida serán: 
 

U = 1,4 D + 1,7 L + 1,7 H 
 
y cuando D o L se reduzcan por el efecto de H: 
 

U = 0,9 D + 1,7 H 
 
 
pero para cualquier combinación de D, L o H, la resistencia requerida será: 
 

U = 1,4 D + 1,7 L 
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C C 2.4. Este artículo hace referencia a la necesidad de considerar en forma específica, 
las cargas debidas a pesos o presiones de líquidos, estableciendo un factor de carga para 
aquellas cargas con densidades bien definidas y alturas máximas controlables, 
equivalentes a las utilizadas para las cargas permanentes. Estos factores reducidos no 
son apropiados cuando existe considerable incertidumbre sobre las presiones, como en el 
caso de las aguas subterráneas o con respecto a la máxima profundidad del líquido, como 
en el caso de la acumulación de agua (Ver el Comentario al artículo 8.2.) 
 
Cuando se disponga de valores de presiones de fluidos bien definidos, las expresiones 
para la resistencia requerida U serán: 
 

U = 1,4 D + 1,7 L + 1,4 F 
 
y cuando D o L reduzcan el efecto de F, el valor de U se obtendrá de la expresión: 
 

U = 0,9 D + 1,4 F 
 
pero para cualquier combinación de D, L o F, el valor de U deberá ser: 
 

U = 1,4 D + 1,7 L 
 
 
C C 2.5. Cuando la sobrecarga L se aplique rápidamente, como puede ser el caso de los 
edificios para estacionamiento, estaciones de carga, pisos de bodegas, cabinas de 
elevadores, etc., se deberán considerar los efectos del impacto, para lo cual, en todas las 
expresiones se deberá sustituir L por (L + impacto). 
 
C C 2.6. El Proyectista o Diseñador Estructural debe considerar los efectos de los 
asentamientos diferenciales, fluencia lenta, contracción, temperatura y hormigones de 
contracción compensada.  
 
El término “estimación realista” se refiere a que se deben utilizar los valores más 
probables y no los valores del límite superior de las variables. 
 
La expresión (C-6) de este Reglamento tiene por finalidad evitar un diseño para carga: 
 

U = 0,75 (1,4 D + 1,4 T + 1,7 L) 
 
que se aproxime a: 
 
 

U = 1,05 (D + T)  
 
cuando la sobrecarga sea muy pequeña (despreciable). 
 
C C 2.7. El factor de carga 1,2, aplicado al máximo esfuerzo del gato de tesado en el 
cable, permite obtener una carga de diseño de, aproximadamente, un 113 % de la tensión 
de fluencia especificada del cable pero igual o menor que un 95 % de la resistencia 
nominal última del cable. Estos valores se comparan bien con la máxima fuerza que se 
puede obtener en el gato, la cual está limitada por el factor de eficiencia del anclaje. 
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C C 3.3.  RESISTENCIA DE DISEÑO 
 
C C 3.1. El término “resistencia de diseño” de un elemento, se refiere a la resistencia 
nominal calculada de acuerdo con las disposiciones y suposiciones establecidas en este 
Reglamento, multiplicada  por un factor de reducción de resistencia φ, que siempre debe 
ser menor que la unidad. 
 
Los propósitos del factor de reducción de resistencia φ son: 
 

1) considerar la probabilidad de la presencia de elementos con una resistencia menor, 
debida a variaciones de las dimensiones y de la resistencia de los materiales, 

2) considerar las inexactitudes de las expresiones de diseño, 
3) reflejar el grado de ductilidad y de confiabilidad requerida para el elemento bajo los 

efectos de la carga que se considera, y 
4) reflejar la importancia del elemento en la estructura. 

 
Por ejemplo, se utiliza para columnas un valor de φ más bajo que para vigas, dado que las 
columnas tienen, generalmente, menor ductilidad, son más sensibles a las variaciones de 
resistencia del hormigón, y por lo general, soportan áreas de cargas mayores que las 
vigas. Además, a las columnas con armadura zunchada se les adjudica un valor de φ más 
alto que a columnas con estribos cerrados, dado que poseen mayor ductilidad o tenacidad. 
 
C C 3.2.1. En la aplicación de los artículos C 3.2.1. y C 3.2.2., los esfuerzos de tracción y 
de compresión axial, que se deben considerar son aquellos producidos por las 
solicitaciones (esfuerzos externos). No se deben incluir los efectos de las fuerzas de 
pretensado. 
 
C C 3.2.2.  Hasta la edición 1999, el Código ACI 318 establecía la magnitud del factor φ 
para los casos de carga axial, o flexión, o ambos, en función de los tipos de carga. 
 
A partir de la edición 2002, el factor φ se determina en función de las condiciones de 
deformación específica de la sección transversal de un elemento, para la resistencia 
nominal. 
 
Para las secciones controladas por compresión se utiliza un factor φ más bajo, que para 
las secciones controladas por tracción, debido a que las secciones controladas  por 
compresión tienen en menor ductilidad, son más sensibles a las variaciones de la 
resistencia del hormigón y generalmente se producen en elementos que soportan áreas de 
carga más grandes que los elementos con secciones controladas por tracción. A los 
elementos con armadura zunchada se les ha asignado un valor de φ más alto que a las 
columnas con estribos cerrados, debido a que las columnas zunchadas tienen mayor 
ductilidad o tenacidad. 
 
En los elementos solicitados a carga axial con flexión, las resistencias de diseño se 
determinan multiplicando tanto Pn como Mn por un valor único y apropiado de φ. 
 
Las secciones controladas por tracción y por compresión se definen en los artículos 
10.3.3. y 10.3.4., como aquellas secciones en las cuales la deformación específica neta de 
tracción en la fibra traccionada extrema para la resistencia nominal, es igual o menor que 
la deformación específica límite de la sección controlada por compresión, e igual o mayor 
que 0,005 respectivamente. 
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En las secciones con valores de deformaciones específicas netas de tracción, εt, en la fibra 
traccionada extrema, para la resistencia nominal, comprendidos entre los límites fijados en 
el párrafo anterior, el valor de φ se debe determinar por interpolación lineal, como se ilustra 
en la Figura CC 3.2. 
 

 
 

 
Figura C C 3.2.a)  Variación de φ en función de  εt  y de la relación c/dt  para  

fy = 420 MPa y para acero de pretensado. 
 

 
 

Figura C C 3.2.b)  Variación de φ en función de  εt  y de la relación c/dt  para  
fy = 500 MPa y para acero de pretensado. 
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El concepto de deformación específica neta de tracción, εt , se puede consultar en  
el Comentario al artículo 10.3.3. 
 
A partir de que la deformación específica a compresión en el hormigón, para la resistencia 
nominal, se asumió, en el artículo 10.2.3., con un valor supuesto de 0,003, los valores 
límites para la deformación específica neta de tracción en los elementos controlados por 
compresión, puede también expresarse en términos de la relación c/dt, donde c es la 
distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el eje neutro para la resistencia nominal 
y dt es la distancia desde la fibra comprimida extrema hasta el baricentro de la capa 
extrema de la armadura longitudinal traccionada. 
 
Los valores límites de c/dt, para las secciones controladas por compresión y por tracción 
son 0,6 y 0,375 respectivamente. 
 
El valor límite 0,6 se aplica a las secciones con fy = 420 MPa y a las secciones 
pretensadas. La Figura CC 3.2. también incluye expresiones para determinar φ en función 
de la relación c/dt  . 
 
El límite de la deformación específica neta de tracción para las secciones controladas por 
tracción se puede expresar también en términos de la relación ρ/ρb como se definía en la 
edición 1999, y anteriores, del Código ACI 318. El límite para la deformación específica 
neta de tracción de  0,005 corresponde a una relación de ρ/ρb  de 0,63 para secciones 
rectangulares con fy = 420 MPa. 
 
En la referencia C 6. se presenta un estudio comparativo entre las actuales disposiciones y 
las existentes en el Código ACI 318-1999, artículo 9.3. 
 
C C 3.2.5. El factor φ igual a 0,85 refleja la amplia dispersión de resultados experimentales 
sobre las zonas de anclajes. Dado que el artículo 18.13.4.2. limita la resistencia nominal a 
compresión del hormigón no confinado en la zona general a 0,7 λ fci, la resistencia efectiva 
de diseño para hormigón confinado será 0,85 multiplicado por  0,75 λ fci  ≅ 0,6 λ fci . 
 
C C 3.2.7. Si se produce una sección crítica en una zona donde el cordón no está anclado 
completamente, se puede producir una falla por deslizamiento debido a la pérdida de 
adherencia, falla que se parece a una falla frágil por corte, de allí que se reduzca el valor 
de φ requerido. 
 
C C 3.5. El factor de reducción de la resistencia, φ, para el diseño de estructuras de 
hormigón simple, es el mismo para todas las condiciones de resistencia (φ = 0,65). 
 
Dado que tanto la resistencia a tracción por flexión como la resistencia al corte de las 
estructuras de hormigón simple depende de las características de la resistencia a tracción 
del hormigón, sin resistencia de reserva o posible ductilidad debida a la ausencia de 
armadura, se consideró apropiado prescribir los mismos factores de reducción de 
resistencia tanto para momento como para corte. 
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COMENTARIOS AL APÉNDICE D.  
 
ANCLAJE EN HORMIGÓN 
 
 
 
 
 
 
CD.0. SIMBOLOGÍA 
 
ABNcoB  ver la Figura CD.5.2.1(a). 
 
ABNcB  ver la Figura CD.5.2.1(b). 
 
ABseB  área efectiva de la sección transversal de un anclaje, en mm. 
 
ABVcoB  ver la Figura CD.6.2.1(a). 
 
ABVcB ver la Figura CD.6.2.1(b). 

 
c Ba1B ver la Figura CD.6.2.1(a). 
 
e BNB   ver la Figura CD.5.2.4. 
 
h Bef B   en la Figura D.0 se ilustran las profundidades efectivas de empotramiento para 

una cierta variedad de tipos de anclajes. 
 
 
 
CD.1.  DEFINICIONES 
 
Elemento de acero frágil y elemento de acero dúctil - El alargamiento del 14 % se 
deberá medir sobre la longitud calibrada especificada en la norma IRAM-IAS correspon-
diente al acero en cuestión. 
 
Percentil 5 - La determinación del coeficiente KB05 B,  asociado con el fractil del 5 %. El valor 
de n05 sKx − , depende del número de ensayos n utilizados para calcular el valor prome-
dio x  de (n) resultados de ensayos y la desviación estándar de los resultados de los 
ensayos, sBnB.  Los valores de KB05B varían, por ejemplo, desde 1,645 para  n = ∞  hasta 2,010 
para n = 40 y 2,568 para n = 10. Con esta definición del fractil del 5 %, la resistencia 
nominal especificada en el artículo D.4.2 es igual a la resistencia característica 
especificada en el documento ACI 355.2 "Evaluación del comportamiento de los anclajes 
mecánicos para instalar en el hormigón", cuyo texto, traducido al castellano, se puede 
consultar en la página:  www.inti.gov.ar/cirsoc . 
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CD.2.  CAMPO DE VALIDEZ 
 
CD.2.1. El campo de validez del Apéndice D se restringe a los anclajes estructurales 
relacionados con la resistencia, estabilidad o seguridad de las vidas humanas. Se prevén 
dos tipos de aplicaciones. En primer lugar las conexiones entre elementos estructurales 
cuando la falla de un anclaje o de un grupo de anclajes podría provocar la pérdida de 
equilibrio o estabilidad de alguna parte de la estructura. En segundo lugar cuando se fijan 
a la estructura dispositivos relacionados con la seguridad que no forman parte de la 
estructura (como por ejemplo los sistemas de rociadores, tuberías suspendidas o 
barandas de seguridad). Los niveles de seguridad definidos por las combinaciones de los 
factores de carga y factores φ de reducción de resistencia, son adecuados para las 
aplicaciones estructurales. Es posible que otras reglamentaciones o normas requieran 
niveles de seguridad más estrictos para las condiciones temporarias que se dan durante la 
manipulación. 
 
CD.2.2. La gran variedad de geometrías y configuraciones de los insertos especializados 
hace que sea difícil prescribir ensayos y expresiones de diseño generalizadas. Por lo 
tanto, no se los ha incluido dentro del campo de validez del Apéndice D. La utilización de 
los anclajes adhesivos está ampliamente difundida y su comportamiento puede ser 
adecuado. Sin embargo, por el momento este tipo de anclajes queda excluido del campo 
de validez de este Apéndice. 
 
CD.2.3. Los típicos pernos con cabeza y bulones con cabeza, hormigonados in situ, cuyas 
geometrías son consistentes con las referencias D.1., D.2. y D.3., han sido ensayados y se 
ha demostrado que se comportan de manera predecible, de manera que los valores de 
arrancamiento calculados son aceptables. Los anclajes incorporados al hormigón 
endurecido no tienen capacidades de arrancamiento predecibles, y por lo tanto deben ser 
ensayados. Para que un anclaje incorporado al hormigón endurecido se pueda utilizar 
junto con los requisitos de este Apéndice, es necesario que los resultados de los ensayos 
especificados en el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.) indiquen que las fallas 
por arrancamiento exhiben una característica carga-desplazamiento adecuada, o bien que 
no habrá fallas por arrancamiento sino otros modos de falla. 
 
CD.2.4.  Al excluir del campo de validez de este Apéndice las aplicaciones con cargas que 
producen fatiga o los impactos de muy corta duración (tales como las ondas expansivas o 
de choque) no se pretende excluir los efectos de las cargas sísmicas. En el artículo D.3.3 
se expresa que se redactará un documento INPRES-CIRSOC específico. 
 
 
CD.3.  REQUISITOS GENERALES 
 
CD.3.1. Si la resistencia de un grupo de anclajes está controlada por el desprendimiento 
del hormigón, el comportamiento será frágil y la redistribución de los esfuerzos entre los 
anclajes más traccionados y menos traccionadas será limitada. En este caso, se requiere 
utilizar la teoría de la elasticidad asumiendo que el dispositivo de fijación que distribuye las 
cargas a los anclajes es suficientemente rígido. Se considera que los esfuerzos en los 
anclajes son proporcionales a la carga externa y a su distancia al eje neutro del grupo de 
anclajes. 
 
Si la resistencia del anclaje está controlada por la fluencia dúctil del acero, puede haber 
una redistribución significativa de los esfuerzos de anclaje. En este caso un análisis 
basado en la teoría de la elasticidad sería conservador. Las referencias D.4. a D.6. 
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presentan análisis no lineales que utilizan la teoría de la plasticidad para determinar las 
capacidades de grupos de anclajes dúctiles. 
 
CD.3.5. En la referencia D.7. un número limitado de ensayos de anclajes tanto 
hormigonados in situ como incorporados al hormigón endurecido, utilizados en hormigón 
de alta resistencia, indican que los procedimientos de diseño contenidos en este Apéndice 
dejan de ser conservadores, particularmente en el caso de los anclajes hormigonados in 
situ, para  f B́cB = 77 a 84 MPa. Hasta tanto no se disponga de mayor información para el 
diseño de los anclajes hormigonados in situ, se ha impuesto un límite superior de              
f B́cB = 56 MPa. Esto es consistente con los Capítulos 11 y 12.  
 
El documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.) no exige ensayar los anclajes 
incorporados a posteriori al hormigón endurecido, con f B́cB mayor que 56 MPa, debido a que 
en hormigones de muy alta resistencia la expansión de algunos anclajes incorporados al 
hormigón endurecido puede resultar difícil. Por este motivo, a menos que se lleven a cabo 
ensayos especiales, para el diseño de anclajes incorporados al hormigón endurecido 
el valor de f B́cB  se limita a 56 MPa. 
 
 
CD.4.  REQUISITOS GENERALES PARA LA RESISTENCIA DE LOS 

ANCLAJES 
 
CD.4.1. Este artículo proporciona requisitos para establecer la resistencia de los anclajes 
en hormigón. En las Figuras CD.4.1.(a) y CD.4.1.(b) se ilustran diferentes modos de falla 
del acero y del hormigón en los anclajes. Las referencias D.8. a D.10. incluyen un 
desarrollo exhaustivo de los modos de falla de los anclajes. Para establecer las 
resistencias relacionadas con el hormigón se puede utilizar cualquier modelo que satisfaga 
los requisitos de los artículos D.4.2 y D.4.3. Para anclajes tales como los bulones con 
cabeza, pernos con cabeza y anclajes incorporados al hormigón endurecido, son 
aceptables los métodos de diseño en base al desprendimiento del hormigón dados en los 
artículos D.5.2 y D.6.2. La resistencia del anclaje también depende de la resistencia al 
arrancamiento del anclaje, establecido en el artículo D.5.3, la resistencia al 
descascaramiento del recubrimiento lateral de hormigón dada en el artículo D.5.4, y de las 
mínimas separaciones y distancias al borde dadas en el artículo D.8. El diseño de anclajes 
para tracción reconoce que la resistencia de los anclajes depende de su correcta 
instalación, cuyos requisitos se incluyen en el artículo D.9. Algunos anclajes incorporados 
al hormigón endurecido son menos sensibles a los errores y tolerancias de instalación. 
Esto se refleja en los diferentes factores φ  basados en los criterios de evaluación, que se 
describen en el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.). 
 
También se pueden utilizar procedimientos de ensayo para determinar la resistencia al 
desprendimiento del hormigón de un único anclaje por tracción y por corte. Sin embargo, 
se requiere evaluar los resultados de los ensayos sobre una base estadísticamente 
equivalente a la utilizada para seleccionar los valores para el método de desprendimiento 
del hormigón "que se considera que satisface" los requisitos del artículo D.4.2. La 
resistencia básica no se puede considerar mayor que el percentil 5. El número de ensayos 
debe ser suficiente para tener validez estadística y se debería considerar al determinar el 
percentil 5. 
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(i) Falla del acero (ii) Arrancamiento 

(iii) Desprendimiento del hormigón 

(iv) Descascaramiento del 
recubrimiento lateral  

(v) Hendimiento 

(a) cargas de tracción 

(i) Falla del acero 
precedida por el 

descascaramiento del 
hormigón  

(ii) Arrancamiento del 
hormigón para anclajes 

alejados de los bordes libres 

(b) cargas de corte 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CD.4.1.   Modos de falla de los anclajes 
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(iii) Desprendimiento del hormigón 

(b) cargas de corte 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

Figura CD.4.1 (Cont.).  Modos de falla de los anclajes 
 
 
CD.4.2 y 4.3. Los artículos D.4.2 y D.4.3 establecen los factores de comportamiento para 
los cuales se requiere verificar los modelos de diseño de los anclajes. Existen numerosos 
enfoques de diseño posibles, y en todos los casos el usuario puede diseñar "conforme a 
ensayos" utilizando las especificaciones del artículo D.4.2 siempre que haya suficientes 
datos disponibles para verificar el modelo. 
 
 
CD.4.2.1. La disposición o colocación de armadura suplementaria en la dirección de la 
carga, de armadura de confinamiento, o una combinación de ambas, puede mejorar 
notablemente la resistencia y ductilidad de la conexión anclada. Esta mejora resulta 
práctica en el caso de los anclajes hormigonados in situ, tal como los utilizados en las 
secciones premoldeadas. 
 
La resistencia al corte de los anclajes con cabeza ubicados cerca del borde de un 
elemento, se puede aumentar significativamente disponiendo armadura suplementaria 
apropiada. Las referencias D.8., D.11. y D.12. contienen información sobre el diseño de 
este tipo de armadura. El efecto de esta armadura suplementaria no está incluido en los 
ensayos de aceptación de anclajes descriptos en el documento ACI 355.2 (ver la 
referencia D.26.), ni en el método de cálculo en base a la resistencia al desprendimiento 
del hormigón de los artículos D.5.2 y D.6.2. Para incluir los efectos de la armadura suple-
mentaria el  proyectista o diseñador estructural debe confiar en otros datos de ensayo y 
teorías de diseño.  
 
Para los anclajes que superan las limitaciones del artículo D.4.2.2, o para situaciones 
donde las restricciones geométricas limitan la capacidad de desprendimiento, o ambas, en 
lugar de  calcular la capacidad de desprendimiento se puede disponer armadura orientada 
en la dirección de la carga y dimensionada para resistir la carga total dentro del prisma de 
desprendimiento, y totalmente anclada a ambos lados de los planos de desprendimiento.  
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La resistencia al desprendimiento de una conexión no armada se puede considerar como 
una indicación de la carga a la cual se producirá una fisuración significativa. Si no se la 
limita, esta fisuración puede representar un problema en condiciones de servicio (ver el 
artículo CD.6.2.1). 
 
CD.4.2.2. El método de diseño en base al desprendimiento del hormigón, que se considera 
que satisface el artículo D.4.2, fue desarrollado a partir del Método de Diseño del 
Hormigón por Capacidad (CCD - Concrete Capacity Design Method) (ver las referencias 
D.9. y D.10.), el que es una adaptación del Método κ  (ver las referencias D.13. y D.14.), y 
se considera preciso, de aplicación relativamente sencilla y capaz de extenderse a 
disposiciones irregulares. El Método CCD predice la capacidad de carga de un anclaje o 
grupo de anclajes utilizando una expresión básica para tracción o para corte, para un único 
anclaje en hormigón fisurado, y multiplicando por factores que consideran el número de 
anclajes, las distancias a los bordes, la separación, la excentricidad y la ausencia de 
fisuración. Las limitaciones sobre el tamaño y longitud de empotramiento de los anclajes 
se basan en el rango de los datos de ensayos actualmente disponibles.  
  
Los cálculos de la resistencia al desprendimiento se basan en un modelo sugerido en el 
Método κ , los que son consistentes con un ángulo del prisma de desprendimiento de 
aproximadamente 35° [Figuras CD.4.2.2(a) y (b)] 
 

 
 

Figura CD.4.2.2(a). Cono de desprendimiento para tracción. 
 

 
 

Figura CD.4.2.2(b). Cono de desprendimiento por corte. 
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CD.4.4. Los factores φ para la resistencia del acero se basan en la utilización de fButaB para 
determinar la resistencia nominal del anclaje (ver los artículos D.5.1 y D.6.1) y no fByaB como 
se utiliza en el diseño de elementos de hormigón armado. Aunque los valores de φ a 
utilizar con fButaB  parecen bajos, con ellos se obtiene un nivel de seguridad consistente con 
la aplicación de factores φ mayores a fByaB. Los factores φ que se utilizan para corte son 
menores que los que se utilizan para tracción. Esto no refleja diferencias básicas del 
material sino que considera la posibilidad de una distribución no uniforme del corte en las 
conexiones con múltiples anclajes. Una falla dúctil de un elemento de acero en el 
dispositivo de fijación, es aceptable si el dispositivo de fijación está diseñado de manera de 
experimentar fluencia dúctil a un nivel de carga no mayor que el 75 % de la mínima 
resistencia de diseño de un anclaje (ver el artículo D.3.3.4). Para los anclajes controlados 
por la falla de desprendimiento del hormigón o por la falla de descascaramiento del 
recubrimiento lateral, fallas que son más frágiles, se reconocen dos condiciones. Si se 
dispone armadura suplementaria para fijar el prisma de falla al elemento estructural 
(Condición A) hay más ductilidad que si no se dispone esta armadura suplementaria 
(Condición B). En el artículo CD.4.2.1 y en las referencias D.8., D.11., D.12. y D.15. se 
presenta el diseño de la armadura suplementaria. En el artículo CD.4.5 también se 
especifican los factores de reducción de la resistencia. 
 
Los ensayos especificados en el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.) en función 
de la sensibilidad a los procedimientos de instalación determinan la categoría adecuada 
para cada dispositivo de anclaje en particular. En los ensayos allí descriptos se consideran 
los efectos de la variabilidad del torque en los anclajes durante su instalación, la tolerancia 
del tamaño de los orificios perforados, el nivel de energía utilizado al instalar los anclajes y, 
para los anclajes aprobados para su uso en hormigón fisurado, también se consideran los 
mayores anchos de fisura. Las tres categorías de anclajes incorporados al hormigón 
endurecido aceptables son: 
 
Categoría 1 – Baja sensibilidad a la instalación y elevada confiabilidad; 
 
Categoría 2 – Mediana sensibilidad a la instalación y mediana confiabilidad; y 
 
Categoría 3 – Elevada sensibilidad a la instalación y menor confiabilidad. 
 
Las capacidades de los anclajes bajo cargas de corte no son tan sensibles a los errores y 
tolerancias de la instalación. Por lo tanto, para los cálculos al corte de todos los anclajes 
se debe adoptar  φ = 0,75 para la Condición A y  φ = 0,70 para la Condición B. 
 
CD.4.5. Como se hace notar en el artículo C9.1, el Código ACI 318-02/05 incorporó los 
factores de carga de ASCE 7-02 y los correspondientes factores de reducción de la 
resistencia del Apéndice C del Código ACI 318-99, en los artículos 9.2 y 9.3, excepto que 
se incrementó el factor correspondiente a flexión. Los estudios realizados para desarrollar 
los factores φ a utilizar para el Apéndice D se basan en los factores de carga y reducción 
de la resistencia de los artículos 9.2 y 9.3 del Código ACI 318-99. En el artículo D.4.5 se 
presentan los factores φ resultantes, a utilizar con los factores de carga del Apéndice C de 
la edición 2002. Los factores φ a utilizar con los factores de carga del Apéndice C del 
Código ACI 318-99 se determinaron de manera consistente con los demás factores φ del 
Apéndice C de dicho Código. En el artículo D.4.4 se presentan estos factores φ a utilizar 
con los factores de carga del artículo 9.2 de la edición 2002. Debido a que los estudios 
para desarrollar los factores φ a utilizar con el Apéndice D, para los modos de falla frágiles 
del hormigón, se realizaron para los factores de carga y reducción de la resistencia que 
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ahora forman parte del Apéndice C, en este artículo se discute cómo se seleccionaron 
estos factores φ. 
 
Aunque el factor φ correspondiente a hormigón simple del Apéndice C utiliza un valor de 
0,65, el factor básico para fallas frágiles del hormigón (φ = 0,75) se seleccionó en base a 
resultados de estudios probabilísticos (ver la referencia D.16.) que indicaron que la 
utilización de φ = 0,65 con valores medios de las fallas controladas por el hormigón, 
producía niveles de seguridad adecuados. Debido a que las expresiones para resistencia 
nominal utilizadas en este Apéndice y en los requisitos de ensayos se basan en el 
percentil 5, el valor φ = 0,65 sería un valor demasiado conservador. Por comparación con 
otros procedimientos de diseño y estudios probabilísticos (ver la referencia D.16.) se 
concluyó que se justificaba la elección de φ = 0,75. Para aplicaciones con armadura 
suplementaria y fallas más dúctiles (Condición A), los factores φ se incrementan. El valor 
de φ = 0,85 es compatible con el nivel de seguridad para las fallas por corte en vigas de 
hormigón, y es el valor recomendado en las referencias D.15. y D.17. 
 
 
CD.5.  REQUISITOS DE DISEÑO PARA CARGAS DE TRACCIÓN 
   
CD.5.1. Resistencia del acero del anclaje en tracción 
    
CD.5.1.2. La resistencia nominal a la tracción de los anclajes se representa mejor 
mediante la expresión ABse BfButaB que mediante ABse BfBya B, ya que la gran mayoría de los 
materiales de los anclajes no presentan un punto de fluencia bien definido. Desde la 
edición 1986 de sus especificaciones, AISC (American Institute of Steel Construction) ha 
basado la resistencia a la tracción de los anclajes en  ABse BfButa B. Utilizando la expresión (D-3) 
junto con los factores de carga del artículo 9.2 y los factores φ dados en el artículo D.4.4 se 
obtienen resistencias de diseño consistentes con las Especificaciones para Diseño por 
Factores de Carga y Resistencia de AISC (ver la referencia D.18.), documento base del 
Reglamento Argentino de Estructuras de Acero para Edificios (CIRSOC 301-2005). 
 
La intención de la limitación de  1,9 fByaB  impuesta a fButaB es asegurar que, bajo condiciones 
de cargas de servicio, el anclaje no supere fBya B. Esta limitación fue determinada convirtien-
do los requisitos del Diseño por Factores de Carga y Resistencia (LRFD) a las correspon-
dientes condiciones de cargas de servicio. Para el artículo 9.2., el factor de carga medio de 
1,4 (de 1,2 D + 1,6 L) dividido por el factor φ  más elevado (0,75 para tracción) da como 
resultado un límite de  fButa B/ B BfByaB  igual a 1,4/0,75 = 1,87. Para el Apéndice C, el factor de 
carga promedio de 1,55 (de 1,4 D + 1,7 L) dividido por el factor φ más elevado (0,80 para 
tracción) da como resultado un límite de  fButa B/ B BfByaB  igual a 1,55/0,8 = 1,94. Para garantizar la 
consistencia de los resultados, el límite de serviciabilidad para fButaB se adoptó como 1,9 fByaB. 
Si la relación entre fButaB y fByaB es mayor que este valor, el anclaje puede estar sujeto a cargas 
de servicio superiores a fBya B. Aunque no constituye un motivo de preocupación para los 
anclajes estándares de acero estructural (el máximo valor de  fButa B/ B BfByaB  es 1,6), esta limita-
ción es aplicable a algunos aceros inoxidables. 
 
El área efectiva de la sección transversal de un anclaje debería ser proporcionada por el 
fabricante de los anclajes de expansión con el área de la sección transversal reducida por 
el mecanismo de expansión. Para bulones roscados, la referencia D.1. define ABseB como: 
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donde nBt B es el número de filetes de rosca por mm. 

 
 
CD.5.2. Resistencia al desprendimiento del hormigón del anclaje en tracción 
 
CD.5.2.1. Los efectos de los anclajes múltiples, la separación de los mismos, las 
distancias a los bordes, sobre la resistencia nominal al desprendimiento del hormigón en 
tracción, se incluyen aplicando los factores de modificación  ABNc B/ B BAc BNoB  y ψ Bed,NB en las 
expresiones (D-4) y (D-5). 
 
La Figura CD.5.2.1(a) muestra el área ABNcoB y el desarrollo de la expresión (D-6). El área  
ABNcoB es la máxima área proyectada para un único anclaje. La Figura CD.5.2.1(b) ilustra 
ejemplos de las áreas proyectadas para diferentes disposiciones de uno o múltiples 
anclajes. Debido a que ABNcB es el área proyectada total para un grupo de anclajes y ABNcoB 
es el área para un único anclaje, en las expresiones (D-4) ó (D-5) no es necesario 
incluir n, es decir, el número de anclajes. Si hay grupos de anclajes dispuestos de manera 
tal que sus áreas proyectadas se superponen, se requiere reducir el valor de ABNcB de 
manera acorde. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 

Figura CD.5.2.1.a.  Determinación de ABNcoB . 
 

Planta 

La distancia crítica al borde para bulones con
cabeza, pernos con cabeza, anclajes de
expansión y anclajes rebajados es  1,5 h Bef B   

Corte a través de un cono de falla

A BNco B = [2 (1,5) h Bef B] [2 (1,5) h Bef B ] 
       = 9 h Bef PB

2
P  
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Figura CD.5.2.1.b.  Áreas proyectadas p
anclajes y cálculo d

 
 
CD.5.2.2. La expresión básica para la capacidad del a
D.9., D.11. y D.14.) suponiendo un prisma de falla
aproximadamente 35°, considerando los conceptos de 
 
Los valores de k BcB  en la expresión (D-7) se determin
datos de resultados de ensayos en hormigón no 
correspondientes al percentil 5. Los valores se ajusta
hormigón fisurado (ver las referencias D.10. y D19.). 
 

A BNcB = (c Ba1B + 1,5 hBef B) (2 . 1,5 h Bef B) 
Si  c Ba1B < 1,5 hBef B  

A BNcB = (c Ba1B + s B1B + 1,5 hBef B) (2 . 1,5 h Bef B)
si   c Ba1B < 1,5 hBef B   y   s B1B < 3 hBef B  
A BNcB = (c Ba1B + s B1B + 1,5 hBef B) (c Ba2B + s B2B + 1,5 hBef B) 
si   c Ba1B y c Ba2B < 1,5 hBef B  
y  s B1B y s B2B < 3 hBef B
                         Com. Apéndice D - 10 
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Para los anclajes incorporados al hormigón endurecido se pueden permitir valores de k BcB 
mayores, siempre que se hayan determinado mediante ensayos de aprobación de 
productos de acuerdo con el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.). Para los 
anclajes con empotramiento profundo (hBef B> B B280 mm), la evidencia experimental indica que 
el uso de hBef PB

1,5
P puede resultar excesivamente conservador en algunos casos. A menudo 

estos ensayos se han realizado con agregados seleccionados para aplicaciones espe-
ciales. Se incluye una expresión alternativa, (expresión (D-8)), donde se utiliza hBef PB

5/3
P para 

la evaluación de anclajes hormigonados in situ con  280 mm ≤ hBef B ≤ 635 mm. El límite de 
635 mm corresponde al intervalo superior de los datos de ensayo. Esta expresión también 
puede ser adecuada para algunos anclajes rebajados incorporados al hormigón 
endurecido. Sin embargo, para tales anclajes el uso de la expresión (D-8) se deberá 
justificar mediante resultados de ensayos, de acuerdo con el artículo D.4.2. 
 
CD.5.2.3. Para los anclajes ubicados a una distancia menor que  1,5 hBef B, de tres o más 
bordes, la resistencia al desprendimiento del hormigón por tracción, calculada mediante el 
Método CCD, el cual constituye la base de las expresiones (D-4) a (D-11), lleva a 
resultados excesivamente conservadores. Esto se debe a que las definiciones habituales 
de  ABNc B/ B BABNcoB  no reflejan adecuadamente los efectos de los bordes. Este problema se 
corrige limitando el valor de hBef B utilizado en las expresiones (D-4) a (D-11), a c Ba,máx B/ B B1,5  
donde c Ba,máxB  es la mayor de las distancias a los bordes que son iguales o menores que el 
valor real de 1,5 hBef . B En ningún caso c Ba,máx  Bse debe adoptar menor que 1/3 de la máxima 
separación entre los anclajes del grupo. El límite que establece que el valor hBef B debe ser 
cómo mínimo 1/3 de la máxima separación entre los anclajes del grupo, tiene por finalidad 
evitar que el Proyectista  o Diseñador Estructural utilice una resistencia calculada en base 
a prismas de desprendimiento individuales en el caso de una configuración de anclajes en 
grupo. Este enfoque se ilustra en la Figura CD.5.2.3. En este ejemplo, el límite propuesto 
para el valor de  hBef B  a utilizar en los cálculos, donde  hBef B = c Ba,máx B/ B B1,5,  da como resultado 
hBef B = h'Bef B =  100 mm. En este ejemplo, 100 mm sería el valor correcto de hBef B a utilizar para 
calcular la resistencia, aún cuando  la profundidad de empotramiento real fuera mayor. 
 
El requisito del artículo D.5.2.3. se puede visualizar moviendo la superficie real de 
desprendimiento del hormigón, la cual se origina en hBef B real, hacia la superficie del 
hormigón paralela a la carga de tracción aplicada. El valor de hBef B utilizado en las 
expresiones (D-4) a (D-11) queda determinado donde: (a) los límites exteriores de la 
superficie de falla primero intersecan un borde libre; o bien (b) la intersección de la 
superficie de desprendimiento entre anclajes del grupo, intersecan primero la superficie del 
hormigón. Para el ejemplo ilustrado en la Figura CD.5.2.3., el punto "A" define la 
intersección de la superficie de falla supuesta para limitar hBef B con la superficie de 
hormigón. 
 
CD.5.2.4. La Figura CD.5.2.4(a) indica la distancia e'BNB  para un grupo de anclajes, todos 
ellos traccionados, donde el esfuerzo resultante es excéntrico con respecto al baricentro 
del grupo de anclajes. Los grupos de anclajes también pueden estar cargados de manera 
tal que solamente algunos de los anclajes estén traccionados [Figura (CD.5.2.4(b)]. En 
este caso para determinar e'BNB solamente se deben considerar los anclajes traccionados. 
La carga en los anclajes se debe determinar como la tracción resultante en los anclajes, 
actuando con una excentricidad con respecto al centro de gravedad de los anclajes 
traccionados.  
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Figura CD.5.2.3.  Tracción en elementos angostos. 
 
 
CD.5.2.5. Si los anclajes están ubicados próximos a un borde, de manera tal que no hay 
suficiente espacio para que se desarrolle un prisma de desprendimiento completo, la 
capacidad de carga del anclaje se reduce aún más con respecto a lo reflejado por           
ABNc B/ B BABNco B. Si el menor recubrimiento lateral es igual o mayor que 1,5 hBef B se puede 
desarrollar un prisma de desprendimiento completo y no hay reducción (ψ Bed,N B= 1). Si el 
recubrimiento lateral es menor que 1,5 hBef B se requiere el factor ψ Bed,NB para considerar el 
efecto del borde (ver la referencia D.9.). 
 
CD.5.2.6. Los anclajes incorporados al hormigón endurecido y los anclajes hormigonados 
in situ, que no han satisfecho los requisitos para su uso en hormigón fisurado de acuerdo 
con las prescripciones del documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.), sólo se 
deberían utilizar en regiones no fisuradas. El análisis para determinar la formación de 
fisuras debería incluir los efectos de la contracción restringida (ver el artículo 7.12.1.2). Los 
ensayos para la calificación de los anclajes, especificados en el mencionado documento 
ACI, requieren que los anclajes ubicados en zonas de hormigón fisurado, se comporten 
satisfactoriamente en una fisura de 0,3 mm de abertura. Si se anticipan fisuras de mayor 
abertura, se debería colocar armadura de confinamiento para limitar el ancho de las fisuras 
a un valor de alrededor de 0,3 mm. 
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(a) Cuando todos los anclajes de un grupo están traccionados 
 

 
 

(b) Cuando sólo algunos de los anclajes de un grupo están traccionados 
 

 
Figura CD.5.2.4.  Definición de la dimensión  e'BNB  para un grupo de anclajes. 

 
 
Las resistencias al desprendimiento del hormigón dadas por las expresiones (D-7) y (D-8) 
suponen hormigón fisurado (es decir ψ Bc,NB = 1,0) con  ψ Bc,N Bk BcB = 10 para anclajes hormi-
gonados in situ y  ψ Bc,N Bk BcB = 7 para anclajes incorporados al hormigón endurecido (40 % 
mayores para los hormigonados in situ). Cuando se aplican los factores ψ Bc,NB para hormigón 
no fisurado (1,25 para anclajes hormigonados in situ y 1,4 para anclajes incorporados al 
hormigón endurecido), los resultados son factores  ψ Bc,NB k BcB  igual a 12,5 para anclajes 
hormigonados in situ y 10 para los incorporados al hormigón endurecido   (25 % mayores 
para los hormigonados in situ). Esto concuerda con las observaciones en obra y los 
resultados de ensayos que indican que la resistencia de los anclajes hormigonados in 
situ es mayor que la de los anclajes incorporados al hormigón endurecido, tanto 
para hormigón fisurado como para hormigón no fisurado. 
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CD.5.2.7. Los requisitos de diseño, dados en el artículo D.5, se basan en la hipótesis de 
que se puede alcanzar la resistencia básica al desprendimiento del hormigón si la 
distancia mínima al borde, c Ba,mín B, es igual a 1,5 hBef B . Sin embargo, resultados de ensayos 
(ver la referencia D.21.) indican que muchos anclajes de expansión controlados por el 
torque por desplazamiento, y algunos anclajes rebajados, requieren distancias mínimas a 
los bordes mayores que 1,5 hBef B , para alcanzar la resistencia básica al desprendimiento del 
hormigón cuando son ensayados en hormigón no fisurado, sin armadura suplementaria 
para controlar el hendimiento. Cuando se aplica una carga de tracción, las tensiones de 
tracción resultantes en el extremo embebido del anclaje se suman a las tensiones de 
tracción inducidas debido a la instalación del anclaje, y es posible que ocurra una falla por 
hendimiento antes de alcanzar la resistencia al desprendimiento del hormigón definida en 
el artículo D.5.2.1. Para considerar este potencial modo de falla por hendimiento, la 
resistencia básica al desprendimiento del hormigón se debe reducir multiplicando  por un 
factor ψ Bcp,NB si c Ba,mínB es menor que la distancia al borde crítica c BacB. Si se dispone armadura 
suplementaria para controlar el hendimiento o si los anclajes están ubicados en una región 
en la cual el análisis indica que habrá fisuración del hormigón bajo cargas de servicio, el 
factor de reducción ψ Bcp,NB se debe considerar igual a 1,0.  La presencia de armadura 
suplementaria para controlar el hendimiento no afecta la selección de la Condición A o B 
en los artículos D.4.4. o D.4.5. 
 
 
CD.5.3. Resistencia al arrancamiento de un anclaje solicitado a tracción 
    
CD.5.3.2. Las expresiones para determinar la resistencia al arrancamiento dadas en los 
artículos D.5.3.4 y D.5.3.5 sólo son aplicables a anclajes con cabeza y con ganchos, 
hormigonados in situ (ver las referencias D.8. y D.22.). No son aplicables a anclajes de 
expansión o rebajados que utilizan diferentes mecanismos para anclar el extremo, a 
menos que la validez de las expresiones se verifique mediante ensayos. 
 
CD.5.3.3. La resistencia al arrancamiento en tracción de los pernos o bulones con cabeza, 
se puede incrementar colocando armadura de confinamiento en la región de la cabeza, 
como por ejemplo una armadura helicoidal con paso pequeño. Este incremento se puede 
demostrar mediante ensayos. 
 
CD.5.3.4. La expresión (D-15) corresponde a la carga a la cual se comienza a aplastar el 
hormigón debajo de la cabeza del anclaje (ver las referencias D.8. y D.15.), que no es la 
carga requerida para arrancar completamente el anclaje del hormigón, de modo que la 
expresión no contiene ningún término relacionado con la profundidad de empotramiento. El 
Proyectista o Diseñador Estructural debe tener en cuenta que el aplastamiento localizado 
debajo de la cabeza reducirá significativamente la rigidez de la conexión, y generalmente 
será el inicio de una falla por arrancamiento del anclaje. 
 
CD.5.3.5. La expresión (D-16) para bulones con gancho fue desarrollada por Lutz en base 
a los resultados de la referencia D.22. Se confía solamente en la componente de apoyo, 
despreciando cualquier componente friccional debido a que el aplastamiento dentro del 
gancho reducirá significativamente la rigidez de la conexión, y generalmente será el inicio 
de una falla por arrancamiento del anclaje. Los límites de e BhB se basan en el intervalo de las 
variables utilizadas en los tres programas de ensayo descriptos en la referencia D.22. 
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CD.5.4. Resistencia al descascaramiento del recubrimiento lateral de hormigón de 

un anclaje con cabeza solicitado a tracción 
     
Los requisitos para el descascaramiento del recubrimiento lateral se basan en las 
recomendaciones de la referencia D.23. Estos requisitos son aplicables a anclajes con 
cabeza que generalmente son hormigonados in situ. La mayoría de los anclajes 
incorporados al hormigón endurecido están controlados por el hendimiento durante su 
incorporación y no por el descascaramiento del recubrimiento lateral, lo cual es evaluado 
por los requisitos establecidos en el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.). 
 
 
CD.6. REQUISITOS DE DISEÑO PARA CARGAS DE CORTE 
 
CD.6.1.  Resistencia del acero de los anclajes solicitado a corte 
    
CD.6.1.2. La resistencia nominal al corte de los anclajes se representa mejor mediante la 
expresión ABse BfButaB para el caso de los pernos con cabeza y  0,6 B BABse BfButaB  para otros tipos de 
anclajes, que mediante una función de ABse BfBya B, ya que los materiales típicos de los anclajes 
no presentan un punto de fluencia bien definido. Al utilizar las expresiones (D-19) y (D-20), 
en conjunto con los factores de carga dados en el artículo 9.2 y con los factores φ del 
artículo D.4.4, se obtienen resistencias de diseño consistentes con las especificaciones de 
la referencia D.18. 
  
La intención de la limitación de 1,9 fByaB impuesta a fButaB  es asegurar que, bajo condiciones 
de cargas de servicio, el anclaje no supere el valor de  fBya B. Esta limitación fue determinada 
convirtiendo los requisitos del Diseño por Factores de Carga y Resistencia (LRFD) a las 
condiciones de carga de servicio correspondientes, comentadas en el artículo CD.5.1.2. 
 
El área efectiva de la sección transversal de un anclaje, debe ser proporcionada por el 
fabricante de los anclajes de expansión con el área de la sección transversal reducida por 
el mecanismo de expansión. Para bulones roscados, la referencia D.1. define ABseB como: 
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donde  nBt B  es el número de filetes de rosca por mm. 
 
 
CD.6.2. Resistencia al desprendimiento del hormigón de un anclaje solicitado a corte 
    
CD.6.2.1. Las expresiones para la resistencia al corte fueron desarrolladas a partir del 
Método CCD. Ellas suponen un ángulo del cono de desprendimiento de aproximadamente 
35 ° [Figura CD.4.2.2(b)], y consideran la teoría de la mecánica de fallas. Los efectos de 
los anclajes múltiples, la separación de los anclajes, las distancias a los bordes y el 
espesor del elemento de hormigón sobre la resistencia nominal al desprendimiento del 
hormigón por corte, se incluyen aplicando el factor de reducción  ABVc B/ B BABVcoB  en las 
expresiones (D-21) y (D-22) y  ψ Bec,V B en la expresión (D-22). Para los anclajes alejados del 
borde, el artículo D.6.2 generalmente no será determinante. Para estos casos 
habitualmente son determinantes las disposiciones de los artículos D.6.1 y D.6.3. 
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La Figura CD.6.2.1(a) indica el área ABVcoB y el desarrollo de la expresión (D-23). ABVcoB es el 
área máxima proyectada para un único anclaje que se aproxima al área superficial del 
cono o prisma de desprendimiento, para un anclaje no afectado por la distancia al borde, 
la separación o la profundidad del elemento. La Figura CD.6.2.1(b) ilustra ejemplos de las 
áreas proyectadas para diferentes configuraciones de uno o múltiples anclajes. El área ABVcB 
es una aproximación del área superficial total del cono de desprendimiento para una 
configuración particular de los anclajes. Debido a que ABVcB es el área proyectada total para 
un grupo de anclajes y ABVcoB es el área para un único anclaje, no es necesario incluir el 
número de anclajes en la mencionada expresión. 
 
Cuando se utilice la expresión (D-22) para grupos de anclajes solicitados a corte, se 
deberán considerar las dos hipótesis de distribución que se ilustran en el ejemplo del lado 
derecho de la Figura CD.6.2.1(b), ya que es posible que los anclajes más próximo al borde 
fallen primero, o bien que todo el grupo falle como una unidad con la superficie de falla que 
se origina a partir de los anclajes más alejados del borde. Si los anclajes están soldados a 
una placa común, cuando el anclaje más próximo al borde frontal comience a formar un 
cono de falla, la carga de corte sería transferida al anclaje posterior, más rígido y 
resistente. Por este motivo, para los anclajes soldados a una placa común no es necesario 
considerar el modo de falla ilustrado en la Figura superior derecha de la Figura 
CD6.2.1.(b). El enfoque de la referencia D.17. (en su artículo 6.5.2.2) sugiere considerar la 
capacidad de los anclajes alejados del borde. Debido a que éste es un enfoque razonable, 
suponiendo que los anclajes están lo suficientemente separados para que las superficies 
de falla por corte no se intersequen (ver la referencia D.11.), el artículo D.6.2 permite este 
procedimiento. Si las superficies de falla no se intersecan, como generalmente ocurriría si 
la separación de los anclajes s es igual o mayor que 1,5 c Ba1 B, luego de la formación de la 
superficie de falla próxima al borde, la mayor capacidad del anclaje más alejado resistiría 
la mayor parte de la carga. Como se ilustra en el ejemplo inferior derecho de la Figura 
CD.6.2.1(b), sería apropiado considerar la totalidad de la capacidad de corte a proveer por 
este anclaje, con su superficie de falla resistente de mucho mayor tamaño. En este caso 
no se considera ninguna contribución del anclaje próximo al borde. Es aconsejable 
verificar la condición del anclaje próximo al borde a fin de impedir una fisuración 
indeseable bajo condiciones de carga de servicio. En la referencia D.8. se presenta una 
discusión adicional del diseño para anclajes múltiples. 
 
Para el caso de anclajes próximos a una esquina, solicitados por un esfuerzo de corte con 
componentes normales a cada uno de los bordes, una solución satisfactoria consiste en 
verificar la conexión independientemente para cada componente del esfuerzo de corte. En 
la referencia D.11. se discuten otros casos especiales, tales como la resistencia al corte de 
grupos de anclajes donde los anclajes no tienen las mismas distancias a los bordes. 
Los requisitos detallados en el artículo D.6.2.1(a) se aplican al caso de un esfuerzo de 
corte dirigido hacia un borde. Cuando la dirección del esfuerzo de corte se aleja del borde, 
la resistencia generalmente será determinada por las disposiciones de los artículos D.6.1 ó 
D.6.3.  
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En la Figura CD.6.2.1(c) se ilustra el caso de un esfuerzo de corte paralelo a un borde. 
Puede haber algún caso especial donde haya un esfuerzo de corte paralelo al borde, 
próximo a una esquina. En el ejemplo de un único anclaje próximo a una esquina (ver 
Figura CD.6.2.1(d)), además de los requisitos para corte en la dirección paralela al borde, 
también se deben verificar los requisitos para corte en la dirección de la carga. 
 
 
 

 
 
 

Figura CD.6.2.1.(a).  Cálculo de  ABVco B. 
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Figura CD.6.2.1.(b).  Área proyectada para anclajes simples y grupos de 
anclajes y cálculo de  ABVc B. 
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Figura CD.6.2.1.(c).  Esfuerzo de corte paralelo a un borde 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CD.6.2.1.(d).  Esfuerzo de corte perpendicular a un borde. 
 
CD.6.2.2. Al igual que la capacidad de desprendimiento del hormigón en tracción, la 
capacidad de desprendimiento del hormigón por corte, no aumenta con la superficie de 
falla, la cual es proporcional a (c Ba1B) P

2
P. En cambio, la capacidad aumenta proporcionalmente 

a (c Ba1B) P

1,5
P debido al efecto del tamaño. La capacidad también es afectada por la rigidez del 

anclaje y por el diámetro del anclaje (ver las referencias D.9. a D.11. y  D.14.). P

 
P
 

 
La constante 0,6 que aparece en la expresión de resistencia al corte fue determinada en 
base a datos de ensayos descriptos en la referencia D.9., para el percentil 5 ajustado por 
la fisuración. 
 
CD.6.2.3. Para el caso especial de bulones con cabeza, continuamente soldados a un 
dispositivo de fijación, los datos de ensayos (ver la referencia D.24.) indican que existe una 
capacidad de corte algo mayor, posiblemente debido a que la conexión soldada rígida, 
sostiene al bulón más efectivamente que un dispositivo de fijación donde hay luz libre. Por 
este motivo se incrementa la resistencia básica a corte. Los límites se imponen para 
asegurar una rigidez suficiente. En las referencias D.8., D.11. y D.120 se presenta el 
diseño de la armadura suplementaria. 
 
CD.6.2.4. Para los anclajes afectados por tres o más bordes, cuando cualquiera de las 
distancias a los bordes sea menor que 1,5 c Ba1 B, con la resistencia al desprendimiento por 
corte calculada mediante el Método CCD básico (el cual constituye la base de las 
expresiones (D-21) a (D-28) inclusive), se obtienen resultados seguros pero excesivamen-
te conservadores. Estos casos especiales fueron estudiados mediante el Método κ (ver la 
referencia D.14.), y el problema fue señalado por Lutz (ver la referencia D.20.). De manera 
similar al enfoque utilizado para los desprendimientos por corte en el artículo D.5.2.3, la 
evaluación de la capacidad se considera correcta, si el valor de c Ba1B utilizado en las 

Planta 

Planta 
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expresiones (D-21) a (D-28) se limita al mayor valor entre  c Ba1B /1,5  en cada dirección,      
hBaB /1,5 y 1/3 de la máxima separación entre los anclajes en el grupo. El límite que 
establece que c Ba1B debe ser como mínimo 1/3 de la máxima separación entre los anclajes 
en el grupo, evita que el Proyectista o Diseñador Estructural utilice una resistencia 
calculada en base a prismas de desprendimiento individuales en el caso de una configura-
ción de anclajes en grupo. 
 
Este enfoque se ilustra en la Figura CD.6.2.4. En este ejemplo, el límite para el valor de la 
distancia c Ba1B es el mayor valor entre c Ba2B / 1,5 en cada dirección, hBaB / 1,5 y 1/3 de la máxima 
separación entre los anclajes en el grupo; por lo tanto este límite es igual a c'Ba1B = 133 mm. 
Para este ejemplo, 133 mm sería el valor correcto de c Ba1B a utilizar para el cálculo de VBcbB o 
VBcbgB  aún si la distancia al borde hacia el cual realmente se dirige el corte fuese mayor. El 
requisito del artículo D.6.2.4 se puede visualizar moviendo la superficie real de 
desprendimiento del hormigón, la cual se origina en c Ba1B real, hacia la superficie del 
hormigón en la dirección de la carga de corte aplicada. El valor de c Ba1B utilizado en las 
expresiones (D-21) a (D-28) queda determinado donde: (a) los límites exteriores de la 
superficie de falla primero intersecan un borde libre; o bien (b) la intersección de la 
superficie de desprendimiento entre anclajes del grupo que interseca primero la superficie 
del hormigón. Para el ejemplo ilustrado en la Figura CD.6.2.4., el punto "A" define la 
intersección de la superficie de falla supuesta para limitar c Ba1B con la superficie de 
hormigón. 
 

 
El valor real de c Ba1B es igual a 300 mm pero dos bordes ortogonales, c Ba2B y h, están a 
una distancia ≤ 1,5 c Ba1B y por lo tanto el valor limitante para c Ba1B (indicado en la Figura 
como c'Ba1B) B Bes el mayor valor entre c Ba2,máxB / 1,5; h/1,5 y 1/3 de la máxima separación 
para un grupo de anclajes: c'Ba1B = máx (130/1,5; 200/1,5; 180/3) = 133 mm. 
Por lo tanto, se debe utilizar c'Ba1B = 133 mm en las expresiones (D-20) a (D-27), 
incluyendo el cálculo de A BVcB 

A BVcB = (130+230+180) (1,5 (13,33)) = 107700 mm² (es decir, el área de la sección 
transversal del elemento). 
El punto A indica la intersección de la superficie de falla supuesta para limitar c Ba1B 
con la superfi-cie de hormigón. 

 
Figura CD.6.2.4. Corte cuando los anclajes son afectados por tres o más bordes. 
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CD.6.2.5. Este artículo proporciona un factor de modificación para un esfuerzo de corte 
excéntrico actuando hacia el borde sobre un grupo de anclajes. Si la carga de corte se 
origina por encima del plano de la superficie de hormigón, primero se debería resolver el 
corte como un corte en el plano de la superficie de hormigón, con un momento que puede, 
además, provocar o no tracción en los anclajes, dependiendo del esfuerzo normal. La 
Figura CD.6.2.5 define el término e'BvB para calcular el factor de modificación ψ Bec,VB que 
considera el hecho de que se aplica más esfuerzo de corte en un anclaje que en los otros, 
lo cual tiende a hendir el hormigón cerca de un borde.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura CD.6.2.5.  Definición de  e'BV B.  
 
 
CD.6.2.7. Están permitidos los anclajes de expansión de torque controlado y de 
desplazamiento controlado en hormigón fisurado bajo cargas de corte puro. 
 
 
CD.6.3. Resistencia al arrancamiento del hormigón de un anclaje solicitado a corte 
    
La referencia D.9. indica que la resistencia al arrancamiento del hormigón por corte se 
puede aproximar como una a dos veces la resistencia a la tracción del anclaje, con el 
menor valor apropiado para  hBef B  menor que 65 mm. 
 
 
D.7. INTERACCIÓN DE LOS ESFUERZOS DE TRACCIÓN Y CORTE 
 
Tradicionalmente la expresión de interacción corte-tracción se ha expresado como: 
 
 
 
 
 
donde ζ varía entre 1 y 2. La actual recomendación trilineal es una simplificación de la 
expresión donde ζ  = 5/3 (Figura CD.7). Los límites se seleccionaron de manera de 

Planta 
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eliminar el requisito que exige calcular los efectos de interacción cuando los valores del 
segundo esfuerzo son muy pequeños. Sin embargo, se puede utilizar cualquier otra 
expresión de interacción, siempre que se verifique mediante datos de ensayo, de acuerdo 
con el artículo D.4.3. 
 
 

 
 
 

Figura CD.7.  Expresión de la interacción de  los esfuerzos de  tracción y corte. 
 
 
D.8. DISTANCIAS A LOS BORDES, SEPARACIONES Y ESPESORES REQUE-

RIDOS PARA IMPEDIR LA FALLA POR HENDIMIENTO 
   
Las separaciones mínimas, distancias mínimas a los bordes y espesores mínimos 
dependen fuertemente de las características de los anclajes. Los esfuerzos y torques de 
instalación en los anclajes incorporados al hormigón endurecido pueden provocar el 
hendimiento del hormigón que los rodea. El hendimiento también puede ser provocado por 
el torque posterior, aplicado durante la conexión de los dispositivos de fijación a los 
anclajes, incluyendo los anclajes incorporados al hormigón endurecido. La principal fuente 
de los valores correspondientes a separaciones, distancias a los bordes y espesores 
mínimos para los anclajes incorporados al hormigón endurecido, deberían ser los ensayos 
específicos para cada producto de acuerdo con el documento ACI 355.2 (ver la referencia 
D.26.). Sin embargo, en algunos casos durante la etapa de diseño no se conocen los 
productos específicos que se van a utilizar y por lo tanto se proporcionan valores 
aproximados que se pueden utilizar en el diseño. 
 
CD.8.2. Debido a que el recubrimiento lateral sobre un empotramiento profundo, próximo a 
un borde, puede afectar significativamente la resistencia al descascaramiento del 
recubrimiento lateral, especificado en el artículo D.5.4, además de los requisitos normales 
para recubrimiento del hormigón, el proyectista o diseñador estructural puede optar por 
utilizar un mayor recubrimiento a fin de aumentar la resistencia al descascaramiento. 
 
CD.8.3. La perforación de los orificios para los anclajes incorporados al hormigón 
endurecido puede provocar microfisuración. El objetivo del requisito de una distancia 
mínima al borde, igual al doble del máximo tamaño de los agregados, es minimizar los 
efectos de esta microfisuración. 
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CD.8.4. En algunos casos puede resultar deseable utilizar un anclaje de mayor diámetro 
que lo permitido por los requisitos especificados en los artículos D.8.1 a D.8.3. En estos 
casos está permitido utilizar un anclaje de mayor diámetro siempre que la resistencia de 
diseño del anclaje se base en un diámetro menor supuesto para el anclaje, d'Bo B. 
 
CD.8.5. Este requisito de espesor mínimo no es aplicable a los bulones pasantes ya que 
estos bulones están fuera del campo de validez del Apéndice D. Además, las fallas por 
hendimiento son provocadas por la transferencia de carga entre el bulón y el hormigón. 
Debido a que los bulones pasantes transfieren su carga de manera diferente a los anclajes 
de expansión o rebajados, estos bulones no estarían sujetos a los mismos requisitos sobre 
espesor del elemento. Los anclajes incorporados al hormigón endurecido no deberían 
estar empotrados una profundidad mayor que 2/3 del espesor del elemento. 
 
CD.8.6. La distancia al  borde crítica, c BacB se debe determinar mediante el ensayo en es-
quina descripto en el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.). Las investigaciones 
realizadas indican que los requisitos del ensayo en esquina no se satisfacen con         
c Ba,mínB = 1,5 h Bef Bpara muchos anclajes de expansión y algunos anclajes rebajados, ya que 
durante la instalación de estos tipos de anclajes se introducen tensiones de tracción por 
compresión diametral en el hormigón, tensiones que aumentan durante la aplicación de las 
cargas y pueden provocar una falla prematura por hendimiento. Para permitir el diseño de 
estos tipos de anclajes en aquellos casos en los cuales no hay información específica del 
producto disponible, se proveen valores conservadores de c BacB a utilizar por defecto. 
 
 
CD.9.  INCORPORACIÓN AL HORMIGÓN DE LOS ANCLAJES 
 
Muchas de las características del comportamiento de los anclajes dependen de la correcta 
incorporación de los anclajes al hormigón. La capacidad y deformaciones de los anclajes 
se pueden evaluar efectuando ensayos de aceptación de acuerdo con el documento ACI 
355.2 (ver la referencia D.26.). Estos ensayos se realizan suponiendo que se seguirán las 
instrucciones de instalación proporcionadas por el fabricante. Ciertos tipos de anclajes 
pueden ser sensibles a las variaciones del diámetro de los orificios, las condiciones de 
limpieza, la orientación del eje, la magnitud del torque de instalación, el ancho de las 
fisuras y otras variables. Parte de esta sensibilidad, se refleja indirectamente en los valores 
de φ asignados a las diferentes categorías de anclajes, los cuales en parte dependen de 
los resultados de los ensayos de seguridad de la instalación. Podrían ocurrir graves 
desviaciones con respecto a los resultados de los ensayos de aceptación, de acuerdo con 
el documento ACI 355.2 (ver la referencia D.26.), si se intercambian incorrectamente los 
componentes de los anclajes, o si los procedimientos y criterios de instalación se apartan 
de los recomendados. Las especificaciones técnicas del diseño o proyecto deberían 
requerir que los anclajes se instalen de acuerdo con las recomendaciones del fabricante. 
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Tabla práctica de conversión de unidades al Sistema Internacional de Medidas (SI) 
 

Para convertir a Multiplicar por 

ULongitud 
 
pulgada 
pulgada 
pie (ft) 
yarda (yd) 

 
 
milímetro (mm) 
metro (m) 
metro (m) 
metro (m) 

25,4
0,0254
0,3048
0,9144

UÁrea 
 
pie cuadrado (sq ft) 
pulgada cuadrado (sq in) 
pulgada cuadrada (sq in) 
yarda cuadrada (sq yd) 

 
 
metro cuadrado (mP

2
P) 

milímetro cuadrado (mmP

2
P) 

metro cuadrado (mP

2
P) 

metro cuadrado (mP

2
P) 

0,09290
645,2

0,0006452
0,8361

UVolumen 
 
pulgada cúbica (cu in) 
pie cúbico (cu ft) 
yarda cúbica (cu yd) 
galón (gal) Canadá * 
galón (gal) Canadá * 
galón (gal) Estados Unidos * 
galón (gal) Estados Unidos * 

 
 
metro cúbico (mP

3
P) 

metro cúbico (mP

3
P) 

metro cúbico (mP

3
P) 

litro (l) 
metro cúbico (mP

3
P) 

litro (l) 
metro cúbico (mP

3
P) 

0,00001639
0,02832

0,7646
4,546

0,004546
3,785

0,003785

*Nota: un galón estadounidense equivale a 0,8321 de un galón canadiense 

UFuerza 
 
kilopontio (kip) 
kilopontio (kip) 
libra (pound (lb)) 
libra (pound (lb)) 

 
 
kilogramo (kgf) 
newton (N) 
kilogramo (kgf) 
newton (N) 

453,6
4448,0
0,4536

4,448

UPresión o Tensión 
 
kilopontios/pulgada cuadrada 
(kips/square inch (ksi)) 
 
libra/pie cuadrado 
(Pound/square foot (psf)) 
 
libra/pulgada cuadrada 
(pound/square inch)(psi)) 
 
libra/pulgada cuadrada 
(pound/square inch (psi)) 
 
libra/pie cuadrado  
(pound/square foot (psf)) 

 
 
megapascal (MPa) 
 
 
kilopascal (kPa) 
 
 
kilopascal (kPa) 
 
 
megapascal (MPa) 
 
 
kilogramo/metro cuadrado 
(kgf/mP

2
P) 

6,895

0,04788

6,895

0,006895

4,882
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Para convertir a Multiplicar por 

UMasa 
 
libra (pound (avdp)) 
tonelada (short, 2000 lb) 
tonelada (short, 2000 lb) 
grain (peso equivalente a 0,006 gramos) 
tonelada (t) 
 

 
 
kilogramo (kg) 
kilogramo (kg) 
tonelada (t) 
kilogramo (kg) 
kilogramo (kg) 
 

0,4536
907,2

0,9072
0,00006480

1000

UMasa (peso) por unidad de longitud 
 
kilopontio/pie lineal (kip/linear foot (klf)) 
libra/pie lineal (pound/linear foot (plf)) 
libra/pie lineal (pound/linear foot (plf)) 
 

 
 
kilogramo/metro (kg/m) 
kilogramo/metro (kg/m) 
newton/metro (N/m) 

0,001488
1,488

14,593

UMasa por unidad de volumen (densidad)
 
libra/pie cúbico (pound/cubic foot (pcf)) 
 
 
libra/yarda cúbica (pound/cubil yard (pcy)) 
 

 
 
kilogramo/metro cúbico 
(kg/mP

3
P) 

 
kilogramo/metro cúbico 
(kg/mP

3
P) 

16,02

0,5933

UMomento flexor o torsor 
 
libra pulgada (inch-pound (in-lb)) 
pie pulgada (foot pound (ft-lb)) 
kilopontio pie (foot kip (ft-k)) 
 

 
 
newton metro 
newton metro 
newton metro 

0,1130
1,356
1356

UTemperatura 
 
grado Fahrenheit (degf) 
grado Fahrenheit (degf) 
 

 
 
grado Celsius (ºC) 
grado Kelvin (K) 

t BCB = (t BF B-32)/1,8
t BK B=(t BF B+ 459,7/1,8

UEnergía 
 
unidad térmica británica (Btu) 
kilowatt hora (kilowatt hour (kwh) 
 

 
 
joule (j) 
joule (j) 

1056
3.600.000

UPotencia 
 
caballo de fuerza (horsepower (hp)) 
(550 ft lb / sec) 
 

 
 
watt (W) 745,7

UVelocidad  
 
milla por hora (mile/hour (mph)) 
milla por hora (mile/hour (mph)) 
 

 
 
kilómetro / hora (km/h) 
metro/segundo (m/s) 

1,609
0,4470
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Para convertir a Multiplicar por 

UOtras unidades 
 

• Módulo de la sección  
  (Section modulus (in P

3
P)) 

 
• Momento de inercia  

(Moment of inertia (in P

4
P))  

 
• Coeficiente de transferencia de 

calor (Coefficient of heat transfer 
(Btu/ftP

2
P/h/ºF)) 

 
• Módulo de elasticidad (Modulus of 

elasticity (psi)) 
 
• Conductividad Térmica (Termal 

conductivity (Btu in/ft P

2
P/h/ºF)) 

 
• Expansión Térmica (Termal 

expansion (in/in/ºF)) 
 
• Area/longitud (in²/ft) 

 
 
mmP

3 

 
 
mmP

4 

 
 
W/mP

2
P/ºC 

 
 
 
MPa 
 
 
Wm/mP

2
P/ºC 

 
 
mm/mm/ºC 
 
 
mmP

2
P/m 

16,387

416,231

5,678

0,006895

0,1442

1,800

2116,80
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