
adscritos administrativamente al Ministerio de la Presidencia, 
sin perjuicio de lo dispuesto en las disposiciones transitorias 
segunda y tercera del Estatuto de la Radio y la Televisión.

Artículo sexto.—Quedan suprimidas, a partir del día quince 
de febrero de mil novecientos ochenta y uno, las siguientes 
Unidades Orgánicas:

— Subdireccíón General de Radio y Televisión.
— Subdirección General de Servicios.
— Subdirección General de Gestión Económico-administrativa.
— Servicio de Régimen de Emisoras.
— Servicios Técnicos.
— Servicio de Ordenación, Documentación y Difusión.
— Servicio de Coordinación.
— Servicio de Presupuestos y Financiación.
— Servicio de Gestión Administrativa.

DISPOSICION DEROGATORIA

Quedan derogados, en cuanto se opongan a lo dispuesto en 
el presente Real Decreto, el Decreto dos mil trescientos seten
ta/mil novecientos setenta y seis, de uno de octubre, y demás 
disposiciones de igual o inferior rango.

DISPOSICION FINAL

Este Real Decreto, que no supondrá incremento en el gasto 
público, entrará en vigor el día siguiente al de su publicación 
en el «Boletín Ofical del Estado», sin perjuicio de lo dispuesto 
en el artículo sexto del presente Real Decreto.

Dado en Madrid a nueve de enero de mil novecientos ochen
ta y uno.

JUAN CARLOS R.

El Ministro de la Presidencia,
RAFAEL ARIAS-SALGADO Y MONTALVO

537 ORDEN de 31 de diciembre de 1980 sobre constitu
ción de la Delegación de MUFACE en el Ministerio 
de Universidades e Investigación.

Ilustrísimo señor:

La Orden de la Presidencia del Gobierno de 15 de enero de 
1976 que reguló con carácter provisional la organización de la 
Mutualidad General de Funcionarios Civiles del Estado 
(MUFACE), dispuso la creación de una Delegación de MUFACE 
en cada provincia y en cada Departamento ministerial, reco
giendo así las previsiones de la Ley 29/1975, de 27 de junio, so
bre Seguridad Social de los Funcionarios Civiles del Estado. 
El Real Decreto 143/1977. de 21 de enero, confirmó aquella es
tructura periférica y, posteriormente, el Real Decreto- 
1200/1978, de 12 de mayo, regulador de las competencias de di
chas Delegaciones, determinó en su artículo l.° que «en los 
Servicios Centrales de cada Departamento de la Administra
ción Civil existirá una Delegación ministerial».

Creado por Real Decreto 708/1979, de 5 de abril, el Ministerio 
de Universidades e Investigación y suprimidos los Ministerios 
de Comercio y Turismo y el de Economía por Real Decreto 
1996/1980, de 3 de octubre, que los integra en el de Economía y 
Comercio, es necesario, para el normal desarrollo de los fines 
de MUFACE, ajustar los correspondientes servicios periféricos 
creando la Delegación ministerial de Universidades e Investiga
ción y suprimiendo la de Economía, cuyos mutualistas quedan 
integrados en la Delegación de Economía y Comercio.

Por todo ello, esta Presidencia del Gobierno, previo informe 
favorable del Ministerio de Hacienda, ha tenido a bien dis
poner:

Primero.—S e constituye 1 a Delegación ministerial d e 
MUFACE en el Ministerio de Universidades e Investigación, 
con el ámbito de actuación, estructura, competencias y atri
buciones que para tal tipo de Delegaciones se señalan en la 
Orden de la Presidencia del Gobierno de 15 de enero de 1976, y 
en los Reales Decretos 143/1977, de 21 de enero, y 1200/1978, de 
12 de mayo.

Segundo.—Se suprime la Delegación ministerial de MUFACE 
en el desaparecido Ministerio de Economía, integrándose el 
correspondiente colectivo de mutualistas en la Delegación 
ministerial de Economía y Comercio, con traspaso de los me
dios personales y materiales de que disponía a la Delegación 
ministerial que por esta Orden se constituye.

Lo que comunico a V. I. y a V. S. a los efectos oportunos.
Madrid, 31 de diciembre de 1980.—P. D., el Subsecretario de 

la Presidencia del Gobierno, Eduardo Gorrochategui Alonso.

Ilmo. Sr. Subsecretario del Ministerio de Universidades e In
vestigación y señor Gerente, de la Mutualidad General de
Funcionarios Civiles del Estado.

538 CORRECCION de errores de la Orden de 16 de di
ciembre de 1980 por la que se desarrolla la disposi
ción transitoria quinta, punto tres, del Real Decre
to 1074/1978, de 19 de mayo.

Advertidos errores en el texto de la Orden de referencia, 
publicada en el «Boletín Oficial del Estado» número 302, de 
fecha 17 de diciembre de 1980, se transcriben a continuación 
las oportunas rectificaciones:

En la página 27797, en la denominación de la disposición, 
donde dice: «Disposición adicional quinta, punto tres», debe 
decir: «Disposición transitoria quinta, punto tres».

En la misma página y en el preámbulo de la disposición, 
donde dice: «En su virtud, a propuesta de los .Ministros de 
Educación y de Universidades e Investigación», debe decir: «En 
su virtud, previo informe del Consejo de Rectores y a propuesta 
de los Ministros de Educación y de Universidades e Investi
gación».

MINISTERIO DE DEFENSA

539 ORDEN 74/1980. de 30 de diciembre, sobre condicio
nes de ingreso y de ascenso en las Escalas de Músi
cas Militares, Bandas de Cornetas, Trompetas y 
Tambores y Compañías de Mar.

La Disposición Adicional a la Ley 13/1974, de organización de 
las Escalas Especial y Básica del Ejército de Tierra, ordenaba 
que por este Ministerio habrían de modificarse las normas por 
las que se rigen las Escalas de Músicas Militares, Bandas de Cor
netas, Trompetas y Tambores de Armas y Cuerpos y Compañías 
de Mar, con la finalidad de adaptarse a los preceptos de dicha 
Ley en cuanto a la formación cultural y profesional de quienes 
ingresan en dichas Escalas.

En su virtud, y de conformidad con lo ordenado en la citada 
Ley, dispongo:

Artículo primero.—Para concurrir a las oposiciones de ingreso 
en la Escala de Suboficiales Músicos, y para el acceso a Sargento 
de las Compañías de Mar y a Maestro de Banda, será necesario 
estar en posesión del título de Graduado Escolar. Bachiller Ele
mental u otro oficialmente equivalente.

Para el ascenso a Patrón de 2.a en las Compañías de Mar 
será necesario estar en posesión del título de Bachiller Superior 
u otro oficialmente equivalente.

Artículo segundo.—Para el ingreso en la Escala de Subdirecto- 
res Músicos y para el ascenso a Patrón de 2.a de las Compañías 
de Mar será necesario superar el correspondiente Curso de Ap
titud y Capacitación en la Academia Especial Militar.

DISPOSICION TRANSITORIA

Las Clases de Tropa de las Músicas del Ejército de Tierra, 
Tropa de las Compañías de Mar y Cabos de Banda, estarán 
exentos de las exigencias de titulación señaladas en el articulo 
primero durante un plazo que finalizará el 1 de enero de 
1980 para optar al ingreso en la Escala de Suboficiales Músicos 
y para el acceso a Sargento en las Compañías de Mar y a Maes
tro de Banda.

A los Suboficiales de las Compañías de Mar no se les exigirá 
.a posesión del título de Bachiller Superior o equivalente para 
el ascenso a Patrón de 2.a, durante un plazo de cinco años a par
tir de la entrada en vigor de la presente Orden.

Los Suboficiales de las Compañías de Mar que ya tuviesen 
reconocida la aptitud para el ascenso á Patrón de 2." quedarán 
exentos del Curso de ascenso a Oficial a que se hace mención 
en el artículo segundo.

Madrid, 30 de diciembre de 1980.

RODRIGUEZ SAHAGUN

M° DE OBRAS PUBLICAS 
Y URBANISMO

464
(Continuación.)

REAL DECRETO 2868/1980, de 17 de octubre, por 
el que se aprueba la «Instrucción para el proyecto 
y la ejecución de obras de hormigón en masa o 
armado (EH-80)». (Continuación.)

Instrucción para el proyecto y la ejecución de obras de hor
migón en masa o armado (EH-80), aprobada por Real Decre
to 2868/1980, de 17 de octubre. (Continuación.)
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ARTICULO 29. DETERMINACION DE LOS EFECTOS ORIGINADOS 
POR LAS ACCIONES

29.1. Generalidades.

Los efectos originados por las acciones son los esfuerzos que 
actúan en una sección de una pieza de la estructura, tales 
como: momento flector, esfuerzo normal, esfuerzo cortante, mo
mento de torsión, etc. Al conjunto de tales esfuerzos se denomi
na solicitación.

Como, norma general, la determinación de las solicitaciones 
sé efectuará con arreglo a los principios de la mecánica racio- 

. nal, complementados, en caso necesario, por las teorías clásicas 
de la resistencia de materiales y de la elasticidad. No obstan
te, para el cálculo de las solicitaciones se podrá tener en cuen
ta el comportamiento de los materiales más allá de su fase 
elástica, siempre que se justifiquen debidamente las hipótesis 
adoptadas.

En particular, para el cálculo de placas se admitirá la apli
cación de la teoría de las lineas de rotura, siempre que pueda 
aceptarse, como hipótesis de cálculo, que una vez elegida la dis
posición más desfavorable de las cargas, éstas aumentan pro- 

■ porcionalmente hasta alcanzar el agotamiento. Por otra parte, 
se tendrá en cuenta que la teoría de las lineas de rotura es 
.válida- en la medida en que se satisfacen las dos condiciones 
siguientes:

a) Rigidez perfecta de apoyos.
b) Rotura de la pieza por agotamiento de la armadura.

Comentarios.

Si se parte de los valores elásticos de los momentos, pero 
se admite una redistribución de los mismos basada en un com
portamiento plástico de la estructura, se prestará especial ¿ten
ción a las piezas con armaduras supracríticas y a las sometidas 
a flexión compuesta, ya que, tanto en unas como en otras. Id 
capacidad de adaptación de las secciones es pequeña, y por 
tanto, pueden producirse roturas localizadas antes de que se 
Alcance el'agotamiento de las secciones críticas.

Se recuerda que el cálculo de las placas con arreglo a la 
teoría de la elasticidad exige el conocimiento previo de sus 
condiciones reales de funcionamiento, especialmente en lo re
lativo a:

— Forma geométrica de la placa.
— Naturaleza de las cargas;
— Rigidez de los apoyos.
— Acción de las vigas de borde, si las hay.

le aplicación del método elástico adoptando para los puntos 
anteriores unas condiciones que sean distintas de las reales, 
puede conducir en muchos casos a resultados erróneos.

Conviene señalar que, si se utiliza la teoría de las líneas de 
rotura, debe prestarse éspecial atención e las solicitaciones de 
esfuerzo cortante y punzonamiento, puesto que dicha teoría 
no las tiene en cuenta en sus hipótesis de partida.

Asimismo debe recordarse que, siendo este un cálculo en ago
tamiento, es preciso efectuar- además, en todos los casos, las 
oportunas comprobaciones relativas a fisuración y deformacio
nes, en estado de servicio.

29.2. Datos generales para el cálculo de las solicitaciones

Salvo justificación especial, se considerará como luz de 
cálculo de las piezas la menor de las dos longitudes siguientes:

a) La distancia entre ejes de apoyo.
h) La luz libre, más el canto.

Para el cálculo de solicitaciones en estructuras formadas por 
piezas prismáticas o asimilables a ellas podrán considerarse 
los momentos de inercia de las secciones completas de hormi
gón, prescindiendo de las armaduras.

CAPITULO VI 

Bases de cálculo

ARTICULO 30. PROCESO GENERAL DE CALCULO

30.1. Generalidades.

Introducción de la seguridad: El proceso general de cálculo 
que se propone en esta Instrucción corresponde al conocido 
como método de los estados límites. Dicho cálculo trata da 
reducir a un valor suficientemente bajo la probabilidad, siem
pre existente, de que sean alcanzados una serie de estados 
límites, entendiendo como tales aquellos estados o situaciones 
de la estructura o de una parte de la misma tales que, de al
canzarse, ponen la estructura fuera de servicio (es decir, que 
deja de ser capaz de cumplir la función para la que fue cons
truida).

El procedimiento de comprobación, para un cierto estado 
límite (ver 30.2 y 30.3) consiste en deducir, por una parte, el 
efecto de las acciones aplicadas a la estructura o a parte de 
ella, y por otra la respuesta de tal estructura correspondiente 
a la situación límite en estudio. ‘ Comparando estas dos mag
nitudes, siempre que las acciones exteriores produzcan un 
efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado límite, 
podrá afirmarse que está asegurado el comportamiento de la 
estructura frente a tal estado límite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad 
de que en la realidad el efecto de las acciones exteriores sea 
superior al previsto, o que la respuesta de la estructura re
sulte inferior a la calculada, el margen de seguridad corres
pondiente se introduce en los cálculos mediante unos coefi
cientes de ponderación que multiplican los valores caracterís
ticos de las acciones y otros coeficientes de minoración que 
dividen los valores característicos de las propiedades resistentes 
de los materiales que constituyen la estructura.

En consecuencia, el proceso de cálculo preconizado en la 
presente Instrucción consiste en:'

1° Obtención del efecto S<¡ de las acciones exteriores, rela
tivo, al estado límite en estudio, a partir de los valores ponde
rados de las acciones caracteristicas.

2. ° Obtención de la respuesta Ra de la estructura, corres
pondiente al estado límite en estudio, a partir de los valores 
minorados de las r.arácterísticas de los materiales.

3. ° El criterio de aceptación consiste en la comprobación 
Rd Sd..

Comentarios.

En la presente Instrucción se dan los criterios para desarro
llar los cálculos correspondientes a los diferentes estados limi
tes definidos en 30.2 y 30.3 para las estructuras de hormigón 
en masa o armado. Aunque el criterio general de comproba
ción indicado en el articulado consiste en la verificación de . 
la condición R¿ Sa, no siempre es posible, en el estado ac
tual de la técnica, o no siempre resulta práctica la deducción 
directa de Ra y Sa- Para tales casos se dan en los apartados 
correspondientes criterios de cálculo que permiten dimensio- 
nar los diferentes elementos de la estructura, en relación con 
el estado límite en estudio, de forma que . la desigualdad 
Ra > Sa quede cumplida automáticamente en cualquier caso. 
Tal ocurre, por ejemplo, con el estado limite de anclaje, para 
el que en lugar de calcular la carga de deslizamiento Ra de 
un determinado anclaje de una armadura y compararla con 
la carga Sa que las acciones exteriores van a ejercer sobre tal 
anclaje, se dan en el articulado correspondiente expresiones 
que permiten dimensionar tales anclajes de forma que sean 
capaces de resistir sin deslizamientos perjudiciales la carga 
correspondiente a la resitencia total de las armaduras que 
han de anclar, teniendo en cuenta los. coeficientes prescritos 
de ponderación de cargas y resistencias. '

30.2. Estados límites últimos.

La denominación de estados límites últimos engloba todos 
aquellos correspondientes a una puesta fuera de servicio de la 
estructura, por colapso o rotura de la misma o de una parte 
de ella..

Dentro de este grupo se incluyen:

— Estado límite de equilibrio, definido por la pérdida de 
estabilidad estática de una parte o del conjunto de la estruc
tura, considerada como un cuerpo rígido. (Se estudia a nivel 
de estructura o elemento estructural completo.)

— Estados límites de agotamiento o de rotura, definidos por 
el agotamiento resistente o la deformación plástica excesiva 
de una o varias secciones de los elementos de la estructura. 
Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y 
por solicitaciones tangentes. (Se estudian a nivel de sección 
de elemento estructural.)

— Estado limité de inestabilidad o de pandeo de una parte 
o del conjunto de la estructura (Se estudia a nivel de ele
mento estructural.)

— Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura 
de la adherencia entre las armaduras de acero y el hormigón 
que las rodea. (Se estudia a nivel de sección.)

.— Estado límite de anclaje, caracterizado por el cedimiento 
de’ un anclaje. (Se estudia de forma local en las zonas de 
anclaje.)

— Estado límite de fatiga, caracterizado por la rotura de 
uno o varios materiales de la estructura por efecto de la fatiga. 
bajo la acción de cargas repetidas. (Se estudia a nivel de 
sección.)

Comentarios.

Las daños que se ocasionarían si se alcanzase uno de los 
estados límites últimos indicados en el presente artículo son 
siempre muy graves, sobre todo teniendo en cuenta la posi
bilidad de pérdida de vidas humanas que ello miraría. En 
consecuencia, los coeficientes de ponderación de cargas y de 
minoración de resistencias que se prescriben más adelante 
son elevados, con objeto de reducir a un valor mínimo la pro- ■ 
habilidad de que en la realidad sea alcanzado uno de tales 
estados límites.

30.3. Estados límites de utilización.

Se incluyen bajo la denominación de estados límites de uti
lización todas aquellas situaciones de la estructura para las 
que la misma queda fuera de servicio por' razones de durabili
dad funcionales o estéticas.

Por razón de durabilidad se incluye el estado límite de fisu
ración controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura 
máxima de las fisuras en úna pieza alcance un determinado
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valor limite, función de las condiciones ambientales en que tal 
pieza se encuentra. (Se estudia a nivel de sección de la pieza.)

Relacionados con las condiciones funcionales que ha de 
cumplir la estructura se encuentran los siguientes:

— Estado límite de deformación caracterizado por alcanzarse 
un determinado movimiento (flechas, giros) en un elemento de 
la estructura. (Se estudia a nivel de estructura o elemento es
tructural.)

— Estado límite de vibraciones, caracterizado por la produc
ción en la estructura de vibraciones de una determinada am
plitud o frecuencia (Se estudia a nivel de estructura o elemen
to estructural.)

Por razones estéticas, los estados límites de utilización pueden 
identificarse con los de aparición y abertura de fisuras o con 
el de deformación, dejándose a juicio del proyectista la defini
ción que en cada casó se haga de cada uno de ellos.

Comentarios.
Los efectos de la fisuración frente a ios cuales es necesario 

tomar precauciones especiales pueden ser de dos tipos diferen- 
tes: los que afectan ai funcionalismo de la estructura y los que 
afectan a su duraoilidad. En el primer caso pueden incluirse, 
por ejemplo, las condiciones de estanquidad, y en el segundo, la 
posible corrosión de las armaduras, fenómenos de fatiga, etc.

La consideración de estados límites por razones estéticas 
queda subordinada a la voluntad del proyectista.

Los valores dé las deformaciones o vibraciones que caracte- 
    rizan los correspondientes estados límites son función de la 

utilización de la propia estructura. En ciertos casos, estos valo
res vienen definidos en las normas relativas al proyecto de 
determinadas estructuras (tales como edificios, puentes, etc.), y 
en otros venarán determinados por las condiciones de utiliza
ción de la misma (como es el caso de las estructuras indus- 
 triales).

Dado que en el caso de alcanzarse uno de los estados límites 
de utilización reseñados los daños que se producen son, en 
general, reparables y no afectan a vidas humanas, los már
genes de seguridad adoptados para estas comprobaciones son 
menores que los utilizados en el estudio de los estados limites 
últimos.

ARTICULO 31. COEFICIENTES DE SEGURIDAD

En los métodos de cálculo desarrollados en esta Instrucción, 
y de acuerdo con lo expuesto en el artículo 30, la seguridad 
se introduce a través de los tres coeficientes: dos de minora
ción de las resistencias del hormigón y del acero, y otro de 
ponderación de las cargas y acciones en general.

31.1. Estados límites últimos.
Los valores básicos de los coeficientes de seguridad para el 

estudio de los estados límites últimos son los siguientes:
— Coeficiente de minoración del acero ... ϓs = 1,15.
— Coeficiente de minoración del hormi

gón .......  ...... . ....... .................................... ϓc = 1,50.
— Coeficiente de ponderación de las ac

ciones:

De efecto desfavorable ....... .................... ϓfg = ϓrí = 1-60-

| Permanente ...... ϓfg = 0,90 (32.1.a.l).
De efecto favorable ]

( Variable............ ϓfq = 0 (32.1.a.2).

Los valores de los coeficientes, de minoración para el acero 
y para el hormigón y de ponderación para las acciones según 
el nivel de control adoptado y daños previsibles se establecen 
en los cuadros 31 l y 31 2. Los valores de los coeficientes de 
seguridad ϓs ϓc y ϓt adoptados y los niveles supuestos de con
trol de calidad de los materiales y de la ejecución deben figurar 
explícitamente en los planos.

CUADRO 31.1

Estados limites últimos

Coeficientes dé minoración de los materiales

Material Coeficiente
básico

Nivel de control Corrección

Acero. ϓa = 1.1-3

Reducido................. + 0,05

Normal ................... 0

Intenso................ — 0,05

Reducido (1)........... + 0.20

Material Coeficiente
básico

Nivol de control Corrección

Hormigón ϓc = 1.50 Intenso (2) ... ... ... — 0,10

Restantes casos....... 0

Se tendrá en cuenta en el caso de soportes u otras piezas 
hormigonadas en vertical que la resistencia de proyecto debe 
además minorarse en el 10 por 100.

(1) No se adoptará en el cálculo una resistencia de proyecto mayor 
de 150 kp/cm2.

(2) Hormigón para elementos prefabricados en instalación indus
trial permanente con control, intenso.

CUADRO 31.2

Estados limites últimos

Coeficientes de ponderación de las acciones

Coeficiente Corrección

Reducido. + 0,20

Nivel de control 
en la ejecución.

Normal'. 0

Intenso. . — 0,10

\

.

II M a» Mínimos y ex- 
clusivamente 
materiales.

— 0,10

Daños previsi
bles en caso de 
accidente.

Medios. 0

Muy importan
tes. + 0.20

Se tendrá en cuenta que en el caso de daños previsibles muy 
importantes no es admisible un control de ejecución a nivel 
reducido.

Se podrá reducir el valor final de ϓ1 en un 5 por 100 cuando 
los estudios, cálculos e hipótesis sean muy rigurosos, conside
rando todas las solicitaciones y todas sus combinaciones posi
bles y estudiando con el mayor detalle los anclajes, nudos, 
enlaces, apoyos, etc.

Deberán comprobarse con especial cuidado y rigor las con
diciones de fisuración, cuando el producto ϓs .. ϓf resulte infe
rior a 1,65.

Comentarios.
Los valores do los incrementos de los coeficientes de seguri

dad han sido fijados con el criterio de que al reducirse los 
niveles de control de los materiales y la ejecución, se incre
mentan correlativamente los de los coeficientes ϓs, ϓc y ϓf de 
forma que la seguridad final se mantenga aproximadamente 
constante.

La aplicación de los criterios establecidos en el articulado 
para los estados límites últimos se resume en el cuadro 31.3. 

' La necesidad de que figuren en los planos los valores de los 
coeficientes de seguridad y los niveles de control decididos por 
el proyectista es evidente. Lo contrario conducirla a que una 
estructura, proyectada para un cierto nivel de seguridad fijado 
por el proyectista, tendría en la práctica diferentes niveles de 
seguridad según los diferentes niveles de control que pudieran 
adoptarse durante le construcción.

Cuando la importancia de la obra lo justifique, podrán co
rregirse Jos vaiores consignados de los coeficientes de seguri
dad previos los estudios oportunos, de acuerdo con el criterio 
de que la probabilidad de hundimiento resultante para la obra 
proporcione un coste generalizado mínimo de la misma, enten
diéndose por coste generalizado el que se obtiene sumando:

— El coste inicial de la obra.
— El coste de su mantenimiento y conservación durante su 

vida de servicio.
— El producto de la probabilidad de hundimiento por la 

suma del coste de reconstrucción más la cuantía de los daños 
y perjuicios que pudiera causar aquél.



CUADRO 31.3
Coeficientes de seguridad para los estados limites últimos

Coeficiente de 
 seguridad sobre

Nivel de control Valor del coeficiente de seguridad

Reducido. 1,20

Acero ϒε Normal. 1,15

Intenso. 1,10

Reducido. (1). 1,70

Hormigón ϒc Intenso (2). 1,40

Restantes casos. 1,50

Acción favorable de carácter
Daños Acción

previsibles (4) desfavorable

A  1,70

Permanente Variable

Reducido. B 1,80

C —

A  1,50

Acciones ϒf (3) Normal. B 1,60 0,9 0

C 1,80

A 1,40

Intenso. B 1,50

C 1,70

(1) No se adoptará en el cálculo una resistencia de proyecto mayor de 150 kp/cm2.
(2) Hormigón para elementos prefabricados en instalación industrial permanente con control intenso.
(3) Se podrá reducir el valor de ϒf en un 5 por 100 cuando las hipótesis y el cálculo sean muy. rigurosos, se 

consideren todas las combinaciones de acciones posibles y se estudien con el mayor detalle los anclajes, nu
dos, apoyos, enlaces, etc.

(4) Daños previsibles:
A) Obras cuyo fallo solo puede ocasionar daños mínimos y exclusivamente materiales, tales como silos, ace

quias. obras provisionales, etc.
B) Obras cuyo fallo puede ocasionar daños de tipo medio, como puentes, edificios de vivienda, etc.
C) Obras cuyo fallo puede ocasionar daños muy importantes, como teatros, tribunas, grandes edificios co

merciales, etc.
31.2. Estados límites de utilización.
Para el estudio de los estados límites de utilización se adop

tará , los siguientes coeficientes de seguridad:
— Coeficiente de minoración del hor

migón ...... . ......................................... ϒc = 1
— Coeficiente de minoración de acero. ϒε = 1
— Coeficiente de ponderación de las ac

ciones:
— Acciones de carácter variable con 

efecto favorable cuando puedan
actuar o dejar de hacerlo............ ϒf = o

— En los demás casos ..................... . ϒf = 1
Comentarios.
Para los estados límites de utilización, el comportamiento de 

la estructura no está influido, en general, por las variaciones 
locales de las propiedades del hormigón o del acero, sino más

bien por sus características medias. En consecuencia, es sufi
ciente en la práctica adoptar ϒs = ϒc = 1. Por otra parte, el coe
ficiente y, se toma igual a la unidad, ya que el comporte miento 

de la estructura, en este caso, se estudia para las cargas de 
servicio de la misma. Sin embargo, si el proyectista juzga opor
tuno alcanzar un nivel de seguridad mayor frente a algún es
tado límite de utilización —por ejemplo, frente a la posibilidad 
de deformación excesiva de un elemento estructural bajo la 
acción de una determinada carga— se pueden incrementar los 
valores de los coeficientes.

ARTICULO 32. ESTABLECIMIENTO DE ACCIONES DE CALCULO 
E HIPOTESIS DE CARGA MAS DESFAVORABLES

Cuando la reglamentación específica de las estructuras no 
indique otra cosa, se aplicarán las hipótesis de carga enuncia
das en este artículo.

Para encontrar la hipótesis de carga más desfavorable 
correspondiente a cada caso, se procederá de la siguiente forma:



Da las acciones clasificadas en el artículo 27 se eliminarán 
aquellas que no deben considerarse por no actuar o ser des
preciables en el caso que se estudia.

A las acciones restantes se les adjudicarán como valores de 
cálculo los ponderados del modo que se indica a continuación:

1.º Estados límites últimos: (Para el de equilibrio, ver pres
cripciones adicionales en el artículo 35.)

a) Acciones directas.
a.1. Cargas permanentes (coeficientes de ponderación ϒfg). 

Si su efecto es desfavorable, se tomará el valor mayorado con 
ϒfg = ϒf aplicado simultáneamente ac todas las acciones del 
mismo origen que actúen sobre la estructura.

Si su efecto es favorable, se tomará el valor ponderado con 
ϒfg = 0,9, aplicado simultáneamente a todas las acciones del 
mismo origen que actúen sobre la estructura.

Además de lo anterior, si las cargas permanentes del mismo 
origen son preponderantes y sus efectos se compensan sensi
blemente entre sí. se establecerá una nueva hipótesis diferen
ciando la parte favorable y la desfavorable, empleando:

a 2. Cargas variables (coeficiente de ponderación ϒfq). Si 
su efecto es desfavorable, se tomará el valor mayorado con 
ϒfq = ϒf. Si su efecto es favorable, se tomará ϒfq = 0.

b) Acciones indirectas: Las que tengan carácter de perma
nencia, como son a veces las reológicas y los movimientos im
puestos, se tratarán como las cargas permanentes. Las que no 
tengan este carácter se tratarán como las cargas variables.

2.º Estados limites de utilización: Para cualquier tipo, de 
acción se tomará el valor característico con ϒf = 1.

Hipótesis de cargad Para cada estado límite de que se tra
te se considerarán las tres hipótesis de carga que a continua
ción se indican y se elegirá la que, en cada caso, resulte más 
desfavorable; excepción hecha de la hipótesis III, que sólo se 
utilizará en las comprobaciones relativas a los estados límites 
últimos. En cada hipótesis deberán tenerse en cuenta solamen
te aquellas acciones cuya actuación simultánea sea compatible.

Hipótesis I: ϒfg ∙ G + ϒfq · Q.
Hipótesis II: 0,9 (ϒfg · G + ϒfq · Q) + 0.9 · ϒfq · W. 
Hipótesis III: 0,8 (ϒfg · G + ϒfq · Qeq) + Feq+ Weq. 

donde:
G = valor característico de las cargas permanentes, más las 

acciones indirectas con carácter de permanencia.
Q = valor característico dé las cargas variables de explota

ción, de nieve, del terreno, más las acciones indirec
tas con carácter variable, excepto las sísmicas.

Qeq = valor característico de las cargas variables de explota
ción, de nieve, del terreno, más las acciones indirectas 
con carácter variable, durante la acción sísmica véa
se 4.5 de la norma sismorresistente P.D.S.1, parte A).

W = valor característico de la carga de viento.
Weq = valor caracteristico de la carga de viento durante la 

acción sísmica. En general, se tomará Weq = 0. En si
tuación topográfica muy expuesta al viento, se adopta
rá Weq = 0,25 W.

Feq = valor característico de la acción sísmica, calculado se
gún la norma sismorresistente.

Cuando existan diversas acciones Q de distintos orígenes y 
de actuación conjunta compatible, siendo pequeña la probabi
lidad de que alguna de ellas actúe simultáneamente con sus 
valores característicos, se adoptará en las expresiones anterio
res el valor característico de Q para la carga variable cuyo 
efecto sea predominante y para aquellas cuya simultaneidad 
presente una probabilidad no pequeña; y 0,8 del característi
co para las restantes.

Cuando las cargas variables de uso sean capaces de origi
nar efectos dinámicos deberán multiplicarse por un coeficiente 
de impacto.

Cuando de acuerdo con el proceso constructivo previsto, 
puedan presentarse acciones de importancia durante la cons
trucción, se efectuará la comprobación oportuna para la hipó
tesis de carga más desfavorable que resulte de combinar tales 
acciones con las que sean compatibles con ellas. En dicha com
probación podrá reducirse, en la proporción que el proyectista 
estime oportuno, el valor de los coeficientes de ponderación 
indicados en el artículo 31 para los estados límites últimos, 
recomendándose no bajar de ϒf = 1,25.

Comentarios.
Una vez clasificadas las acciones con arreglo a lo indicado 

en el artículo 31, las tres hipótesis de carga prescritas en el 
articulado pueden expresarse del siguiente modo:

Hipótesis I: ϒfG1 + 0,9G2 + ϒfQ.

Hipótesis II: 0,9 (ϒfG1 + 0,9G2 + ϒfQ) + 0,9ϒfW.
Hipótesis III: 0m,8 (ϒfG1 + 0,9G2 + ϒfQeq) + Feq + Weq.
En las expresiones anteriores, G1 representa los conjuntos 

de cargas permanentes del mismo origen que actúan sobre la 
estructura, cuyo efecto resultante en la. sección o elemento 
que estudia es desfavorable; G2 los conjuntos de cargas per
manentes del mismo origen cuyo efecto resultante es favorable. 
Por otra parte, en Q hay que incluir exclusivamente las car
gas variables cuyo efecto es desfavorable, según Se indica en 
el articulado.

Dichas cargas Q deberán ir afectadas del correspondiente 
coeficiente de impacto, si tal es el caso.

ARTICULO 33. COMPROBACIONES QUE DEBEN REALIZARSE
Los cálculos realizados con arreglo a los métodos y pres

cripciones establecidos en la presente Instrucción deberán ga
rantizar que tanto la estructura en su conjunto como cada uno 
de sus elementos cumplen las condiciones siguientes:

a) Bajo cada hipótesis de carga no se sobrepasan los esta
dos límites últimos. Las hipótesis de carga se establecerán a 
partir de las acciones de cálculo valoradas con los criterios 
prescritos en el artículo 32.

La respuesta de la estructura, correspondiente al estado 
límite en estudio, se obtendrá a partir de valores minorados 
de las propiedades resistentes de los. materiales, según las 
prescripciones de los artículos 36 a 45.

b) Bajo cada hipótesis de carga no se sobrepasan los es
tados límites de utilización. Las hipótesis de carga se estable
cerán a partir de las acciones de cálculo según los criterios 
expuestos en el artículo 32.

La respuesta de la estructura, correspondiente al estado lí
mite en estudio, se obtendrá de acuerdo con las prescripcio
nes de los artículos 36 a 45.

Comentarios.
 Debe advertirse que la hipótesis de carga más desfavorable 

que corresponde a cada estado límite en estudio será en gene
ral distinta para cada uno de ellos.

ARTICULO 34. CONSIDERACIONES SOBRE LAS ACCIONES DE CARACTER EXTRAORDINARIO
Las acciones fortuitas no normalizadas, tales como choque 

de vehículos, huracanes, deflagraciones, ondas explosivas, etc., 
y las de carácter normal pero cuyos valores, difícilmente pre
visibles, superan fuertemente a los normalizados, no se tendrán 
en cuenta en los cálculos. Si, por excepción, se estima necesario 
considerar alguna de ellas, bastará realizar el estudio de los 
estados limites últimos, adoptando para los coeficientes de 
mayoración de acciones y de minoración de resistencias, valores 
próximos a la unidad.

Comentarios.
Queda a juicio del proyectista, en el caso de que considere 

en el proyecto una acción de carácter extraordinario, la com
probación del estado de la estructura en servicio tras la supuesta 
actuación de la citada acción extraordinaria. 

ARTICULO 35 COMPROBACIONES RELATIVAS AL ESTADO 
LIMITE DE EQUILIBRIO 

Habrá que comprobar que bajo la hipótesis de carga más 
desfavorable no se sobrepasan los límites de, equilibrio (vuelco, 
deslizamiento, etc.).

Con la hipótesis de carga más desfavorable de las tres in
dicadas en el artículo 32 para cada caso se estudiará el equi
librio del conjunto de la estructura y de cada uno de sus ele
mentos, aplicando los métodos de la Mecánica Racional, tenien
do en cuenta las condiciones reales de las sustentaciones y en 
particular las derivadas del comportamiento del terreno, de
ducidas de acuerdo con los métodos de la Mecánica del Suelo.

Comentarios.
Como ejemplo aclaratorio de una estructura en la que una 

carga permanente del mismo origen puede ser estabilizante 
en una zona y volcadora en otra, compensándose entre si (véa
se artículo 32), se comenta el caso de una cubierta cuyo es
quema estructural se indica en la figura 35.1, en la que se 
supone como posible la actuación de unas cargas variables 
sobre la misma.

Las cargas permanentes características G1 y G2 tienen el 
mismo origen (peso propio de un mismo material) y la carga 
variable q puede extenderse en cualquier longitud. Las hi
pótesis de carga para el cálculo del equilibrio serán:
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__ Si el esquema estático corresponde a la situación de ser
vicio que se indica én la figura 35.2, donde y queda a juicio 
del proyectista con el valor mínimo indicado.

CAPITULO VII 

Cálculo de secciones

ARTICULO 36. PRINCIPIOS GENERALES DE CALCULO DE SECCIO
NES SOMETIDAS A SOLICITACIONES NORMALES

38.1,. Hipótesis básicas
Es válido todo método de cálculo en agotamiento que se 

efectúe a partir de as hipótesis siguientes:

a) Bajo la acción de las solicitaciones, las armaduras tienen 
la misma deformación que el hormigón que las envuelve.

b) Las deformaciones del hormigón siguen una ley plana 
para piezas en las que la relación 1,/h de la distancia entre 
puntos de momento nulo al canto total sea superior a 2.

c) Los diagramas tensión-deformación relativos al acero y 
al hormigón son los indicados en 25.3 y 20.6. No se considera 
la resistencia a tracción del hormigón

d) En el agotamiento, los dominios de deformación relativos 
al hormigón y al acero, según las distintas solicitaciones, son 
los indicados en 56.2.

e) Se aplicarán a las secciones las ecuaciones de equilibrio 
de fuerzas y momentos, igualando la resultante de las tensiones

— Si el esquema estático corresponde exclusivamente a una 
situación de construcción que se indica en la figura 35.3, don
de vi y 72 quedan a juicio del proyectista con los valores mí
nimos indicados.

del hormigón y del acero (solicitación resistente) con la solici
tación actuante.

Comentarios.
Los principios generales enunciados son válidos para seccio

nes sometidas a solicitaciones normales en el agotamiento por 
rotura o por deformación clástica excesiva.

Se llaman solicitaciones normales a las que originan tensio
nes normales sobre las secciones rectas. Están constituidas por 
un momento flector y un esfuerzo normal.

b) En el caso de que dicha relación sea inferior a 2, 
deben aplicarse las hipótesis de cálculo- de las vigas de gran 
canto.

A partir de las hipótesis admitidas pueden determinarse las 
deformaciones en todas las fibras de la sección, estableciendo 
las correspondientes ecuaciones de compatibilidad de deforma
ciones.

En función de las deformaciones pueden determinarse las 
correspondientes tensiones y establecer las ecuaciones de equi
librio.

30.2. Dominios de deformación.

Las deformaciones límites de las secciones, según la natura
leza de la solicitación, conducen a admitir los siguientes domi
nios (fig. 38.2).

Dominio 1: Tracción simple o compuesta en donde toda la 
sección está en tracción. Las rectas de deformación giran al
rededor del punto A correspondiente a un alargamiento del 
acere más fraccionado del 10 por 1.000.

Dominio 2:, Flexión simple o compuesta en donde el hormi
gón no alcanza la deformación de rotura por flexión. Las rectas 
de deformación giran alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexión simple o compuesta en donde las rectas 
de deformación giran alrededor del punto B correspondiente 
a la deformación de rotura por flexión del hormigón ec<J = 3.5 
por 1.000. El alargamiento de la armadura más fraccionada está 
comprendido entre ei 10 por 1.000 y sy, siendo ey el alargamiento 
correspondiente al límite elástico del acero.

Dominio 4: Flexión simple o compuesta, en donde las rectas 
de deformación giran alrededor del punto B. El alargamiento 
de la armadura más fraccionada está comprendido entre ey y 0.

Dominio 4a: Flexión compuesta, en donde todas las armadu
ras están comprimidas y existe una pequeña zona de hormigón 
en tracción. Las rectas de deformación giran alrededor del 
punto B.

Dominio 5: Compresión simple o compuesta, en donde ambos 
. materiales trabajan a compresión. Las rectas de deformación 

giran a.rededor del punto C. definido por la recta correspon
diente a la deformación de rotura del hormigón por compre
sión, Ecu = 2 por 1.000.

Comentarios.

Los dominios dé .deformación corresponden a todas las soli
citaciones normales de una manera continua, desde la tracción

simple hasta la compresión simple, al variar la profundidad 
del eje neutro x desde — ¥ a +¥.

Se denomina eje neutro de una sección a la recta de defor
mación nula. Su distancia a la fibra más comprimida se de
signa por x.

Se limita el alargamiento del acero al 10 por 1.000, por con
siderar que se alcanza el agotamiento por exceso de deformación 
plástica.

El acortamiento máximo del hormigón se fija en 3,5 por 1.000 
en flexión y en 2 por 1.000 en compresión simple.

Dominio 1: La profundidad del eje neutro varia desde 
x = — oo (s3 = So = 10 por 1.000) hasta x = 0 (es = lo por 1.000, 
ec = 0).

Dominio 2: La profundidad del eje neutro varía desde x = O, 
hasta x = 0,250 d, que corresponde al punto crítico en que am
bos materiales alcanzan sus deformaciones máximas: e3 = 10 
por 1.000 y 6o = 3,5 por 1.000.

Dominio 3 La profundidad del eje neutro váría desde x = 
= 0,259 d hasta x = xljm, profundidad límite en que la armadura 
más fraccionada alcanza la deformación sy, correspondiente a 
su limite elástico.

Dominio 4: La profundidad del eje neutro varía desde x = 
= Xün, hasta x = d, en donde la armadura más fraccionada 
tiene una deformación e, = 0.

Dominio 4a: La profundidad del eje neutro varia desde x = d 
hasta x = h, en donde todo el hormigón empieza a estar com
primido.

Dominio 5: La profundidad del eje neutro varía desde x = h 
hasta x = -feo,'es decir, hasta la compresión simple.



36.3. Compresión simple o compuesta.
Todas las secciones sometidas a compresión simple deben 

calcularse teniendo en cuenta la incertidumbre del punto de 
aplicación del esfuerzo normal, para lo cual se introducirá 
una excentricidad mínima ea en la dirección más desfavorable, 
igual al mayor de los valores:

en donde h es el canto total de la sección en la dirección con
siderada

Las secciones sometidas a compresión compuesta recta se 
comprobarán, independientemente en cada uno de los dos planos 
principales, con excentricidades no inferiores a las indicadas 
para el caso de compresión simple.

Las secciones sometidas a compresión compuesta esviada 
podrán comprobarse en ambas direcciones, como si ésta fuese 
recta, siempre que ambas excentricidades no excedan de los 
límites señalados en este apartado.

Comentarios.

A veces puede resultar más cómodo aumentar conveniente
mente los coeficientes de seguridad, de tal modo que los re
sultados asi obtenidos concuerden, de una manera satisfac
toria. con los correspondientes al método de la excentricidad 
mínima o queden del lado de la seguridad.

Así, en el caso de secciones rectangulares, introducir la 
excentricidad mínima indicada es prácticamente equivalente 
a aumentar el coeficiente de seguridad de la solicitación ϒf, 
multiplicándolo por el valor complementario

en donde b es la menor dimensión de la sección, expresada 
en cm,

36.4. Compresión simple en piezas zunchadas.

El zunchado debe reservarse para piezas cortas sin posibi
lidad de pandeo o para refuerzos locales (articulaciones, apo
yos de cargas concentradas soore una superficie pequeña, etc.). 
EL efecto de zunchado se consigue mediante armaduras trans
versales formadas por hélices o cercos cerrados, siempre que 
el paso de la hélice o la distancia entre cercos no exceda de 
la quinta parte del diámetro del núcleo objeto de zuncho y 
el número de barras de la armadura longitudinal no sea infe
rior a seis.

La comprobación de compresión simple en una pieza zun
chada se efectuará de acuerdo con los principios establecidos

en 36.1 y 36.3, considerando como sección útil del hormigón 
el área Ace de la sección transversal del núcleo, limitada por 
el borde exterior de la armadura transversal. Por él efecto del 
zunchado la solicitación de agotamiento Nu se incrementará 
en el esfuerzo:  

1,50 Ast . fyd (l)

con los siguientes significados:

Ast = volumen por unidad de longitud de la armadura trans
versal que constituye el zuncho; 

fyd = resistencia de cálculo, en tracción, del acero del zuncho.

El esfuerzo (1) debido al zuncho es válido siempre que la 
esbeltez geométrica de la pieza no sea superior a 5. Si dicha 
esbeltez es igual o superior a 10, la pieza no se considerará 
zunchada a efectos de cálculo. En los casos de esbeltez geo
métrica intermedia entre 5 y 10, se considerará como valor 
de Nu el que se obtenga al interpolar linealmente entre los 
valores calculados con el esfuerzo (1) y sin dicho esfuerzo.

Comentarios. 

El zunchado no puede considerarse como eficaz más que 
cuando se realiza en piezas cortas y con excentricidades prác
ticamente nulas de la fuerza exterior de compresión. En par
ticular, la colaboración del zuncho en la resistencia al pan
deo es despreciable, si no perjudicial, puesto que a menudo 
se produce la destrucción prematura de la pieza al saltar la 
capa de hormigón que recubre el zuncho.

Para asegurar una buena ejecución de las piezas zuncha
das se recomienda que la menor dimensión de su sección 
transversal sea igual o superior a 25 cm. y que la distancia 
libre entre los cercos o espiras de la hélice no baje de 3 cm. 
Cada trozo de zuncho deberá terminarse volviendo el alambre 
al interior del núcleo, de forma que se consiga un correcto 
anclaje del mismo.

36.5. Flexión esviada simple o compuesta. 

Los principios generales de cálculo establecidos en 36.1 para 
flexión normal son también de aplicación a la flexión esviada, 
simple o compuesta.

El cálculo de secciones rectangulares sometidas a flexión 
o compresión compuesta esviada, con armaduras iguales en sus 
cuatro esquinas, y armaduras iguales en sus cuatro caras, pue
de efectuarse como si se tratase de una sola flexión recta, con 
una excentricidad ficticia (fig. 36.5).

en donde β es una constante cuyos valores se indican en la 
tabla siguiente, correspondiente a cuantías normales y cual
quier tipo de acero:

V 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 ≥ 1,0

β

0,6 0,7 0,8 0,9 0,, 0.7 0,6 0,5 0,5 0,5

Para grandes cuantías (ω > 0,6) los valores indicados pa
ra β se aumentarán en 0,1; y, por el contrario, para cuantías 
débiles (ω < 0,2) dichos valores podrán disminuirse en 0,1.

En cualquier caso, las armaduras de las secciones sometidas 
a flexión esviada deberán cumplir las mismas prescripciones 
impuestas en 38.1 para el caso de flexión normal.

ARTICULO 37. METODO SIMPLIFICADO DEL MOMENTO TOPE

En este método simplificado son válidas las hipótesis a), b) 
y e) establecidas en 36.1, que se completan con las definiciones 
e hipótesis que a continuación se indican:

a) Se define como «momento tope» del hormigón en una 
sección el momento producido, con respecto a la armadura 
de tracción, por una tensión de compresión igual a 0,7 fcd apli
cada uniformemente a toda la sección útil Se entiende por sec
ción útil el área que corresponde al canto útil, es decir, la 
comprendida entre la armadura de tracción y el borde opues
to o borde comprimido. (Fig. 37.a.)
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b) A la deformación de agotamiento del horipigón en com
presión se le asigna el valor de 0,0035.

c) El diagrama de reparto de tensiones en la zona de hor
migón comprimido se asimila a un rectángulo de base igual

a la resistencia de cálculo del hormigón f<.d (salvo en el caso 
de excepción previsto en el punto d) y cuya altura «y» vale:

siendo x la profundidad de la fibra neutra de deformaciones 
(profundidad de la zona de hormigón sometida a acortamien
to), y d el canto útil de la sección.

d) Si el rectángulo de compresiones del hormigón, ante
riormente definido, proporcionase un momento respectó a la 
armadura de tracción superior al momento tope, se conside
rará que la base del rectángulo no es fcd, sino otra menor, 
de valor tal que dicho momento respecto a la armadura de 
tracción resulte precisamente igual al momento tope. (Fig. 37.d.)

e) Cualquiera que sea el tipo de acero se considerará el 
siguiente diagrama de cálculo (en tracción o en compresión), 
que conduce a resultados suficientemente acordes con la rea
lidad (fig. 37.e).

f) Se admite que si la distancia d' del centro de gravedad 
de la armadura de compresión a la fibra extrema más compri
mida no es superior al 20 por 100 del canto útil, la tensión 
de dicha armadura, al llegar al agotamiento, es igual en todos 
los casos a la resistencia de cálculo del acero. Se recuerda 
que para esta resistencia no debe tomarse nunca un valor 
superior a 4.000 kp/cm2.

Si, excepcionalmente, la distancia d’ resulta superior al 
valor indicado, deberá determinarse la tensión en la arma
dura por medio de la ecuación de compatibilidad de defor
maciones (Fig. 37.f.)

A partir de las hipótesis mencionadas, estableciendo las 
ecuaciones de equilibrio y las de compatibilidad de deforma
ciones, se obtienen las fórmulas prácticas de cálculo inclui
das en el anejo 7 de esta Instrucción.

Comentarios.

Con este' método, que conduce a fórmulas de cálculo sen
cillas (véase anejo 7), se obtienen resultados concordantes con 
la experimentación. El método tiene en cuenta, además, el 
efecto de las cargas de larga duración.

a) Se ha comprobado experimentalmente que se obtienen 
resultados muy próximos a los reales adoptando como tensión 
de compresión, que se aplica uniformemente a toda la sección 
útil para obtener el momento tope, un valor variable con la 
Calidad del hormigón, con arreglo a. los siguientes valores:

0,75 fcd si fCk = 200 kp/cm2 
0,05 fcd si fCk = 000 kp/cm2

e interpolando o extrapolando linealmente para hormigones de 
otras resistencias.

No obstante, para mayor sencillez de cálculo, esta Instruc
ción adopta el valor constante 0,7 fcd en todos los casos. Esta 
simplificación proporciona resultados suficientemente aproxi
mados..

b) El valor del acortamiento unitario en agotamiento del 
hormigón puede diferir sensiblemente del que se indica en el 
caso de cargas de gran duración o en secciones de formas espe
ciales. No obstante, resulta aceptable adoptar siempre, para 
el caso de flexión, el valor 0,0035, Cuando la fibra neutra se 
encuentra en el interior de la sección (x ^ d) se alcanza ese 
valor.



En secciones totalmente comprimidas las deformaciones de 
agotamiento son más pequeñas y descienden a un valor del 
orden de 0,002 a 0,0025 en compresión simple. Conviene igual
mente hacer notar que en las vigas en T cuya cabeza de com
presión sea relativamente delgada respecto al canto, dicha cabe
za puede encontrarse en condiciones de deformación y próximas 
a las de un soporte comprimido.

c) La forma de definir la profundidad «y» del rectángulo de 
compresiones proporciona valores de «y» crecientes hacia d a 
medida que la x va creciendo hacia infinito. Antes de alcan
zarse este límite, el estado de tensiones en la sección pasa de 
flexión compuesta a compresión compuesta. El caso límite 
x = ∞ correspondería a la compresión simple, pero este caso 
no debe resolverse por la teoría del momento tope (véase ane
jo 7, apartado 3.3).

d) La introducción del momento tope equivale a reducir 
gradualmente la tensión en el hormigón desde el valor fcd hasta 
el valor 0,7 fCd a medida que va aumentando la amplitud de. la 
zona comprimida, a partir de una cierta profundidad límite. El 
valor mínimo 0.7 fcd correspondería el caso límite x = ∞ (véase 
el párrafo c) anterior).

e) Se limita la resistencia de cálculo del acero en compresión 
al valor 4.000 kp/cm2 para que no se sobrepase la resistencia 
que corresponde a una deformación del 0,2 por 100, que es, a 
efectos de cálculo, la máxima admitida en las armaduras de 
compresión de las piezas de hormigón armado.

f) La simplificación introducida facilita notablemente los 
cálculos y supone, en los casos más desfavorables de flexión 
simple con pequeñas cuantías de tracción, un error inferior al 
10 por 100.

ARTICULO 38. DISPOSICIONES RELATIVAS A LAS ARMADURAS

38.1. Flexión simple o compuesta.

En las secciones sometidas a flexión simple o compuesta, si 
la armadura de tracción As dada por el cálculo es

se dispondrá como armadura de tracción el menor, de los dos 
valores siguientes:

en donde:
fyd = resistencia de cálculo del acero en tracción.
fcd = resistencia de cálculo del hormigón en compresión.
Ac = área de la sección total de hormigón.

En cualquier caso deberá comprobarse además que las cuan
tías geométricas de armadura cumplen lo exigido en la ta
bla 38.3.

Si existen además armaduras en compresión, para poderlas 
tener en cuenta en el cálculo será preciso que vayan sujetas 
por cercos cuya separación «s» sea igual o inferior a 15 veces 
el diámetro Ø min de la barra comprimida más delgada y cuyo 
diámetro Øt sea igual o superior a la cuarta de Ømax, sien
do Ømax el diámetro de la barra comprimida más gruesa. Si la 
separación «s» entre cercos es inferior a 13 Ømin, su diáme
tro Øt podrá disminuirse de tal forma que la relación entre la 
sección del acero y la separación «s» siga siendo la misma que 
cuando se adopta:

Comentarios.
La limitación impuesta a la armadura de tracción aparece 

justificada por la necesidad de evitar que, debido a la insufi
ciencia de dicha armadura para asegurar la transmisión de los 
esfuerzos en el momento en que el hormigón se fisura, pueda 
romperse la pieza sin aviso previo al alcanzar el hormigón su 
resistencia en tracción.

Se recomienda que en los cases de flexión compuesta se dis
ponga una armadura mínima de compresión que cumpla la 
condición:

As · fyd ≥ 0,05 Nd

Independientemente de lo anterior, debe recordarse que la 
separación «s» viene limitada también por la condición 
s ≤ 0,85 d establecida en 39.5 y que, para poder aprovechar 
íntegramente la capacidad resistente 0,9 Ast . ftd de los cercos o 
estribos a esfuerzo cortante, deberá verificarse:

As · fyd ≥ 0,9 Ast · ftd
En zonas de solapo y de doblado de las barras puede ser 

necesario aumentar la cuantía de la armadura transversal.
38.2. Compresión simple o compuesta.
En las secciones sometidas a compresión simple o compuesta 

las armaduras principales en compresión A's1 y A'S2 (ver figu
ra 38.2.a) deberán cumplir las limitaciones siguientes:

A's1 · fyC, d ≥ 0,05 Nd A's1 · fyc, d ≤ 0,5 fcd · Ac 
A' s2  ·     fyc, d      ≥    0,05 Nd        A's2     ·    fyc,      d    ≤ 0,5 fcd · Ac

en donde;
fyc, d = resistencia de cálculo del acero a compresión.

Ñd = esfuerzo normal mayorado de compresión, actuante. 
fcd = resistencia de cálculo del hormigón en compresión.
Ac = área de la sección total de hormigón.

Se comprobará, además, que las cuantías geométricas de ar
madura no son inferiores a los valores exigidos en la tabla 38.3.

La armadura principal estará formada, al menos, por cuatro 
barras, en el caso de secciones rectangulares y por seis barras 
en el caso de seciones circulares, siendo la separación entre dos 
consecutivas de 35 cm., como máximo. El diámetro de la barra 
comprimida más delgada no será inferior a 12 mm. Además, ta
les barras irán sujetas por cercos o estribos, cuya separación «s» 
habrá de ser igual o inferior a quince veces el diámetro Øm¡n de 
la barra comprimida más delgada y cuyo diámetro Øt habrá de 
ser igual o superior, a 1/4 Ømax, siendo Ømax, el diámetro de la 
barra comprimida más gruesa. Si la reparación «s» entre cercos 
es inferior a 15 Ømin su diámetro Øt podrá disminuirse de tal 
forma que la relación entre la sección del cerco y la separa
ción «s» siga siendo la misma que cuando se adopta

Por otra parte, la separación «s» entre cercos o estribos no 
podrá superar la menor dimensión del núcleo limitado por el 
borde exterior de la armadura transversal.

En soportes circulares el número mínimo de barras será 
de seis, pudiendo los estribos ser circulares o adoptando una 
distribución helicoidal de la armadura transversal.

Comentarios.
En los casos de compresión simple con armadura simétrica, 

las cuatro fórmulas limitativas incluidas en el apartado que se 
comenta quedan reducidas a:

As ·  fyc, d ≥ 0,1 Nd
As · fyc,    d ≥ fcd · Ace

siendo A's la sección total de las armaduras longitudinales en 
compresión.
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Para que la acción de los cercos sea eficaz es preciso que 
sujeten realmente las barras longitudinales en compresión, evi
tando su pandeo. Así, por ejemplo, si en un soporte la arma
dura longitudinal se dispone, no solo en las esquinas, sino tam
bién a lo largo de las caras, para que las barras centrales

queden realmente sujetas, convendrá adoptar disposiciones del 
tipo de las indicadas en las figuras 38 2 b 38 ?.c y 38 2.d, suje
tando al menos, una de cada dos barras consecutivas de la mis
ma cara y todas aquellas que se dispongan a una distancia 
a ■> 15 cm.

En muros o pantallas sometidos a compresión dominante es 
conveniente sujetar con estribos una de cada dos barras, alter
nándolas tanto vertical como horizontalmente.

En los bordes o extremos de estos elementos convendrá 
disponer armadura transversal suficiente atando todos los
nudos.

38.3. Cuantías geométricas mínimas. 

En la tabla 38.3 se indican los valores de las cuantías geo
métricas mínimas de armadura que, en cualquier caso deben 
disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en 
función del tipo de acero utilizado, siempre que dichos valores 
resulten más exigentes que los señalados en 38.1 y 38.2.

TABLA 38.3

Cuantías geométricas mínimas referidas a la sección total dé hormigón

(En tanto por mil)

AE-215 L AEH-400 AEH-500 AEH-600 

Soportes (*). 8 4 4 4

Losas (**). 2 1,8 1,5 1.4

Vigas (***). 5 3,3 2,8 2.3

Muros (****).

Horizontal. 2.5 2 1,8 1.4

Vertical. 1.5 1,2 0,9 0,8

(*) Cuantía mínima de la armadura longitudinal.
(**) Cuantía mínima de cada una de las armaduras, longitudinal y transversal. Las losas apoyadas sobre 

el terreno cequieren estudio especial.
(***) Cuantía .nínnna correspondiente a la cara de tracción. Se recomienda disponer en la cara opuesta 

una armadura mínima igual al 30 por 100 de la consignada.
(****) Cuantía mínima de la armadura total en la dirección considerada. Esta armadura total debe dis

tribuirse entre las dos caras, de Eormá que ninguna de ellas tenga una cuantía inferior a un tercio de La in
dicarla. Los muros que deban cumplir requisitos de estanquidad requieren estudio especial.

Comentario 8.

Una de las razones que justifican la exigencia de cuantías 
minimas es la presencia de esfuerzos térmicos y de retracción 
que con frecuencia, no se tienen en cuenta en el cálculo (véase- 
comentario a 28.4). La experiencia demuestra que los valores 
minimos. Indicados en la tabla 38.3 son suficientes para cubrir 
estos efectos en los casos ordinarios.

38.4. Tracción simple o compuesta.

En el caso de secciones sometidas a tracción simple o com
puesta provistas de dos armaduras principales A,j y A,2, debe
rán cumplirse las siguientes limitaciones:

siendo:

fca = resistencia de cálculo del hormigón en compresión. 
Ac = área de la sección total del hormigón.

ARTICULO 39. CALCULO RESISTENTE DE SECCIONES SOMETIDAS 
A SOLICITACIONES TANGENTES

39.1. Resistencia a esfuerzo cortante.
39.1.1. Consideraciones generales.
Dados los conocimientos actuales sobre la resistencia de las 

estructuras de hormigón frente a esfuerzos cortantes se esta
blece un método general de cálculo, llamado «regia de cosido» 
(39.1.2), que deberá utilizarse en todos aquellos elementos es
tructurales o partes de los mismos que. presentando estados 
planos de tensión o asimilables a tales, estén sometidos aso'.ci
taciones tangentes según un plano conocido y no correspondan 
a los casos particulares tratados de forma explícita en esta Ins
trucción, tales como elementos lineales (39.1.3) placas y losas 
(39.1.4). 

Comentarios.
•La «regla de cosido» a que se refiere el articulado, no es 

más que una genera.ización del método de ¡as b;<“¡as de Ritter- 
Morsch que proporciona resultados que se sitúan del lado de la 
seguridad respecto a los deducidos experimentalmente. Por ello, 
siempre que existe un número suficientemente grande de tales
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Fig. 40.2.C

TABLA 40.2

Hormigón n

H-125
H-150
H-175
H-200
H-225
H-250
H-300 o mayor

47
43
40
37
35
33
30

Para anclajes en formas distintas a las anteriormente con
sideradas podrán descontarse: 5 ⌀ en el caso de curvas com
prendidas entre 45° y 90°; 10 ⌀ para curvas entre 90° y 135°, y 
15 0 para curvas entre 135° y 180°.

Comentarios.
Como norma general, es aconsejable disponer los anclajes en 

zonas en las que el hormigón no esté sometido a tracciones im
portantes. Por esta causa, a veces es obligado el empleo de an
clajes a 45° ó a 90°.

Los diámetros mínimos impuestos a los ganchos y patillas tie
nen por objeto limitar las tensiones de compresión localizadas 
en el hormigón, en contacto con la parte curva de la armadura. 
Debe tenerse en cuenta que, como consecuencia de la compre
sión localizada, pueden aparecer tracciones en el hormigón más 
perjudiciales que las compresiones originadas por el codo.

40.3. Anclaje de las barras corrugadas.
Este apartado se refiere a las barras corrugadas cuyas carac- 

terísticas de adherencia han sido homologadas y cumplen la 
condición establecida en el artículo noveno.

Salvo justificación especial, las barras corrugadas se anclarán 
preferentemente por prolongación recta, pudiendo también em
plearse patilla en las barras trabajando a tracción.

La patilla normal para barras corrugadas está formada (figu
ra 40.3.a) por un cuarto de circunferencia de radio interior igual 
a 3,5 ⌀, con una prolongación recta igual a 2 ⌀.

PATILLA NORMAL PARA BARRAS CORRUGADAS

Las longitudes prácticas de anclaje en prolongación recta 
pueden calcularse para las barras corrugadas con las siguientes 
fórmulas:

Para barras en posición I:

Para barras en posición II:

siendo:
⌀ = diámetro de la barra, en centímetros.
m = coeficiente numérico, con los valores indicados en la 

tabla 40.3. en función del tipo de acero. 
fyk = límite elástico garantizado del acero en kp/cm2.

Deberán tenerse en cuenta las limitaciones de la figura 40.3.b.

TABLA 40.3

Hormigón
m

AEH-400 AEH-500 AEH-600

H-150
H-175
H-200
H-225
H-250
H-300
H-350
H-400
H-500

18
16
14
13
12
10
9
8
7

21
19
17
15
13
12
11
10

23
21
19
17
16
15
14



La terminación en patilla normalizada de cualquier anclaje 
de barras corrugadas en tracción permite reducir la longitud de 
anclaje a 0,7 lb, no debiendo adoptar para la longitud neta re
sultante valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

a) 10 Ø.
b) 15 cm.
40.4. Reglas especiales para el caso de grupos de barras.
Siempre que sea posible, los anclajes de las barras de un 

grupo se harán por prolongación recta.
Cuando todas las barras del grupo dejan de ser necesarias 

en la misma sección, la longitud de anclaje de las barras será 
como mínimo:,

1,3 lb para grupos de 2 barras
1,4 lb para grupos de 3 barras 

■ 1,6 lb para grupos de 4 barras

siendo lb la longitud de anclaje correspondiente a una barra 
aislada.

Cuando las barras del grupo dejan de ser necesarias en 
secciones diferentes, a cada barra se le dará la longitud de 
anclaje qué le corresponda según el siguiente criterio:

1,2 lb si va acompañada de 1 barra en la sección en que deja
de ser necesaria:

1,3 lb si va acompañada de 2 barras en la sección en que deja
de ser necesaria;

1,4 lb si va acompañada de 3 barras en la sección en que deja
de ser necesaria.

Teniendo en cuenta que en ningún caso los extremos finales 
de las barras pueden distar entre si menos de la longitud lb 
(fig. 40.4).

E = sección en que deja de ser necesaria la barra.

40.5. Anclaje de mallas electrosoldadas.

A) Mallas corrugadas. La longitud de anclaje se determina
rá de acuerdo con la fórmula:

siendo lb el valor indicado en las fórmulas dadas en 40.3.
Si en la zona de anclaje existe al menos una barra trans

versal soldada, la longitud de anclaje se reducirá en el 30 
por 100.

En todo caso, la longitud de anclaje no será inferior al ma
yor de los valores siguientes:

a) 0,3 lb.
b) 10 Ø.
c) 15 cm.
Para el caso de barras dobles se aplicará lo dicho en 40.4.

B) Mallas lisas. La longitud de anclaje se calculará con la 
misma fórmula que para mallas corrugadas, pero no conten

drá, en ningún caso, menos de barras transversales.

En todo caso, la longitud de anclaje no será inferior al 
mayor de los valores siguientes:

a) 0,3 lb.
b) 10 Ø.
c) 15 cm.

ARTICULO 41. EMPALME DE LAS ARMADURAS

41.1. Generalidades.

No se dispondrán más que aquellos empalmes indicados en 
los planos y los que autorice el Director de obra; empalmes 
que se procurará que queden alejados de las zonas en las que 
la armadura trabaje a su máxima carga.

Los empalmes podrán realizarse por solapo o por soldadu
ra. Se admiten también otros tipos de empalme, con tal de 
que los ensayos con ellos efectuados demuestren que esas unio
nes poseen permanentemente una resistencia a la rotura no 
inferior a la de la menor de las 2 barras empalmadas, y que 
el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no re
base 0,1 milímetros.

Como norma general, los empalmes de las distintas barras 
en tracción de una pieza sé distanciarán unos de otros de tal 
modo que sus centros queden separados, en la dirección de las 
armaduras, una longitud igual o mayor a lb (fig. 41.1).

Fig. 41.1

41.2. Empalmes por solapo.
Este tipo de empalmes se realizará colocando las barras 

una al lado de la otra, dejando una separación entre ellas 
de cuatro 0 como máximo. Para armaduras en tracción esta 
separación no será menor que lo prescrito en 13.2.

Para el caso en que el porcentaje de barras solapadas en 
la misma sección sea menor o igual al 50 por 100 de las ba
rras existentes en dicha sección, la sección de la armadura 
transversal será la definida en 40.3; mientras que en el caso 
de que el porcentaje sea mayor, la sección de la armadura 
transversal será los ⅔ de la sección de la barra solapada de 
mayor diámetro.

Cuando se trate de barras corrugadas, no se dispondrán 
ni ganchos ni patillas, y la longitud de solapo no será infe
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rior a α lb, siendo lb la longitud definida en 40.3 y α un coe
ficiente dado en la tabla 41.2, función del porcentaje de ar
maduras solapadas en una sección, respecto a la sección total 
de acero en esa misma sección.

Para barras de diámetro mayor de 32 milímetros sólo se 
admitirán los empalmes por solapo si se justifica satisfacto
riamente, en cada caso, mediante estudios especiales, su co
rrecto comportamiento.

TABLA 41.2 

Valores de α

Distancia entre 
los dos empalmes 
más próximos a:

(Fig. 41.2)

Porcentaje de barras solapadas trabajando a tracción, con relación a la sección total de acero Barras solapadas 
trabajando 

normalmente a compresión, en 
cualquier 
porcentaje20 25 33 50

> 50 %

⩽10 ⌀ 
>10 ⌀

1,2
1,0

1,4
1,1

1,6
1,2

1,8
1,3

2,0
1,4

1,0
1,0

Fig. 41.2

En el caso de barras corrugadas pueden empalmarse todas 
las de una sección; mientras que si se trata de barras lisas 
sólo se pueden empalmar el 50 por 100 si las solicitaciones 
son estáticas y al 25 por 100 si las solicitaciones son diná
micas.

Comentarios.

Para asegurar la transmisión del esfuerzo de una barra 
a otra es fundamental que el espesor del hormigón existente 
alrededor del empalme sea suficiente. El valor mínimo reco
mendable para ese espesor es el de dos veces el diámetro de 
las barras. Conviene respetar además las distancias estable
cidas en 13.2 y 13.3.

Deberá prestarse la mayor atención durante el hormigona
do para asegurar que éste se realiza de un ,modo adecuado 
en las zonas de empalmes de barras.

La falta de experiencia y de los necesarios estudios sobre 
las medidas que deben adoptarse para garantizar el correcto 
comportamiento de los empalmes por solapo para barras de 
diámetro mayor de 32 milímetros aconseja utilizar en estos 
casos otros tipos de empalmes, especialmente los realizados 
mediante dispositivos metálicos, tales como manguitos.

41.3. Empalme por solapo de grupos de barras.
Para el empalme por solapo de un grupo de barras, se aña

dirá una barra suplementaria en toda la zona afectada por los 
empalmes, de diámetro igual al mayor de las que forman el 
grupo. Cada barra se colocará enfrentada a tope a aquella que 
va a empalmar. La separación entre los distintos empalmes y 
la prolongación de la barra suplementaria será de 1,2 lb o 
1,3 lb, según sean grupos de dos o tres barras. (Fig. 41.3.)

Se prohíbe el empalme por solapo en los grupos de cuatro 
barras.

Fig. 41.3

41.4. Empalmes por solapo de mallas electrosoldadas.
Solapos longitudinales:
a) Mallas corrugadas. Se consideran dos posiciones de solapo, según la disposición de las mallas acopladas (fig. 41.4.a) 

y superpuestas o en capas (fig. 41.4 b y c).

Fig. 41.4
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Solapo de mallas acopladas: La longitud del solapo será:

siendo lb el valor dado en 40.3 y a el coeficiente indicado en 
la tabla 41.2.

Para cargas predominantemente estáticas se permite el so
lapo del 100 por 100 de la armadura en la misma sección. 
Para cargas dinámicas sólo se permite el solapo del 100 por l00, 
si toda la armadura está dispuesta en una capa; y del 5O por 
100 en caso contrario. Én este último caso, los solapos se 
distanciarán entre sí la longitud lbi.

En todos los casos la longitud mínima del solapo no será 
inferior al mayor de los valores siguientes:

a) 0,3 lb.
b) 10 ⌀
c) 15 cm.
Solapo de mallas superpuestas: La longitud del solapo será 

de 1,7 lbi.
En todos los casos la longitud mínima del solapo no será 

inferior al mayor de los siguientes valores:
a) 0,3 lb.
b) 15 ⌀
c) 20 cm.
Se procurará situar los solapos en zonas donde las tensio

nes de la armadura no superen el 80 por 100 de las máximas 
posibles.

La proporción de alambres que pueden ser solapados será 
del 10o por 100, si se dispone una sola capa de mallas, y del 60 
por 100 si se disponen varias capas. En este caso la distancia 
mínima entre solapos deberá ser de 1,5 lbi. Con barras dobles 
de ⌀ > 8,5 mm., sólo se permite solapar como máximo el 60 
por 100 de la armadura.

b) Mallas lisas.
Solapo de mallas acopladas: La longitud del solapo será:

siendo lb el valor dado en 40.3 y ⍺ el coeficiente indicado en 
la tabla 41.2.

En cualquier caso la longitud mínima del solapo no será in
ferior al mayor de los valores indicados a continuación:

a) 0,3 lb.
b) 10 ⌀
c) 15 cm.
Solapo de mallas superpuestas: La longitud del solapo será 

de 1,7 lb, pero no contendrá menos de barras trans

versales.
En cualquier caso, la longitud mínima del solapo no será 

inferior al mayor de los valores siguientes:

a) 0,3 lb.
b) 15 ⌀
c) 20 cm.

Solapos transversales.
Para mallas acopladas se aplicarán las fórmulas (1) y (2).
Para mallas superpuestas se dispondrán las longitudes de 

solapo indicadas en la siguiente labia 41.4.

TABLA 41.4

⌀ mm. Longitudes de solapo

⌀⍺≤6
6 <⌀ ⍺≤ 8,5
8,5 < ⌀ ⍺≤ 12

≥ 150 mm.; al menos una trama.
≥ 250 mm.¡ al menos dos tramas.
≥ 400 mm.; al menos dos tramas.

Si la armadura no se considera en el cálculo, el solapo po
drá ser siempre de una sola trama, pero no menor de 150 mm., 
independientemente del diámetro que se emplee.

41.5. Empalmes por soldadura.

Siempre que la soldadura se realice con arreglo a las nor
mas de buena práctica de esta técnica, y a reserva de que 
el tipo de acero de las barras utilizadas presente las debidas 
características de soldabilidad, los empalmes de esta clase 
podrán realizarse:

— a tope por resistencia eléctrica, según el método que In
cluye en su ciclo un período de forja;

— a tope al arco eléctrico, achaflanando los extremos de 
las barras;

— a solapo con cordones longitudinales, si las barras son de 
diámetro no superior a 25 mm.

No podrán disponerse empalmes por soldadura en los tra
mos de fuerte curvatura del trazado de las armaduras. En 
cambio, se admitirá la presencia, en una misma sección trans
versal de la pieza, de varios empalmes soldados a tope, siem
pre que su número no sea superior a la quinta parte del 
número total de barras que constituye la armadura en esa 
sección.

Comentarios.
Siendo la soldadura una operación delicada, conviene que 

los operarios que. hayan de realizarla demuestren previamen
te su aptitud, sometiéndose a las pruebas especificadas en la 
norma UNE 14010.

Las soldaduras a tope por resistencia eléctrica deben reali
zarse con máquinas de regulación automática y de potencia 
adecuada a los diámetros de que se trate, como garantía de 
la perfecta ejecución de todo el ciclo. Las secciones que va
yan a unirse deberán estar cuidadosamente limpias y corta
das perpendicularmente al eje de la barra.

Las soldaduras a tope al arco eléctrico deben ejecutarse 
preferentemente en forma simétrica (en punta o en X). Si 
no es posible voltear las barras, pueden utilizarse también, 
especialmente si se trata de barras de diámetros medios o ' 
pequeños, las preparaciones en V o en U, siempre que se 
adopten las medidas necesarias para asegurar una penetra
ción completa y una raíz sana de la soldadura.

En los empalmes a solapo por soldadura eléctrica deberá 
asegurarse la penetración del cordón a lo largo de la zona 
en la que las dos barras quedan en contacto. Para ello con
viene soldar por ambos lados de la generatriz de contacto. 
Cuando el espesor de garganta sea igual a ⌀/2 (como normal
mente debe ocurrir), la longitud eficaz del cordón de cada 
lado no será inferior a 5 ⌀. En caso de que no sea posible 
soldar mas que por un lado (lo que nunca es aconsejable), la 
longitud eficaz de este cordón único será, por lo menos, 
igual a 10 ⌀.

Cualquiera que sea el tipo de soldadura empleado se reco
mienda que el sobreespesor de ía junta, en la zona de mayor 
recargue, no exceda del 10 por 100 del diámetro nominal del 
redondo empalmado.

A efectos del último párrafo del articulado se entenderá 
que la zona de empalme abarca toda la longitud de la barra 
afectada por el proceso térmico de la soldadura.

ARTICULÓ 42. ADHERENCIA DE LAS ARMADURAS

42.1. Condición de adherencia.

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura 
y el hormigón circundante, la tensión tangencial de adheren
cia τb producida por el esfuerzo cortante de cálculo Vd. en una 
viga de canto útil d, con armadura compuesta de n barras, cada 
una de perímetro u, tiene que cumplirse la limitación.

siendo;
τbd la resistencia de cálculo para adherencia, definida en 42.2, 
salvo para zapatas (ver 58.4.2).

Esta condición debe comprobarse para todos los elementos 
sometidas a punzonamiento llosas, ...) y para los demás elemen
tos que ¡leven barras de diámetro superior a 25 mm.

Comentarios.

La adherencia permite la transmisión de esfuerzos tangen
ciales entre el hormigón y la armadura a lo largo de toda la 
longitud de ésta y también asegura el anclaje de la armadura 
en los dispositivos de anclaje de sus extremos.

La limitación introducida tiende a evitar la rotura local de 
adherencia causada por grandes modificaciones en la tracción 
de las armaduras en longitudes pequeñas.

Se evita el agotamiento longitudinal del hormigón y se redu
ce la fisuración oblicua, disponiendo suficiente recubrimiento 
de hormigón y una conveniente armadura transversal de estri
bos. Para la adherencia es favorable la presencia de una com
presión transversal.

Las armaduras se dimensionarán de modo que en toda la 
longitud eficaz de la barra, bajo las acciones mayoradas, no 
se sobrepase la capacidad de adherencia en ningún punto, lo 
que equivale a limitar las tensiones tangenciales al valor de τbd

La condición de adherencia debe cumplirse siempre, aun 
cuando es suficiente comprobarla sólo en los casos que se in
dican.

42.2. Resistencia de cálculo para adherencia.
La resistencia de cálculo para adherencia τbd, según el tipo 

de barras, a efectos de la comprobación indicada en 42.1, tiene 
el valor:



En estas fórmulas, τbd y fck se expresan en kp/cm2, y los va
lores de τbu son los límites mínimos indicados en 9.3.

Comentarios.

Las expresiones de la resistencia de cálculo para adheren
cia τbd son de base experimental.

Se ha comprobado que la influencia de la calidad del hormi
gón en la adherencia de las barras lisas es menor que en la 
de las barras corrugadas lo que se refleja en las expresiones 
de la resistencia de cálculo.

En piezas sometidas acciones dinámicas debe reducirse el 
valor de la resistencia de cálculo.

ARTICULO 43. PANDEO

43.1. Generalidades.

43.1.1. Campo de aplicación.
Este artículo concierne a la comprobación de soportes aisla

dos, estructuras aporticadas y estructuras reticulares en general, 
en los que los efectos de segundo orden no pueden ser despre
ciados.

La aplicación de este artículo está limitada a los casos en 
que pueden despreciarse los efectos de torsión.

Esta Instrucción no cubre los casos en que la esbeltez mecá
nica λ de los soportes (ver definición en 43.1.2) es superior 
a 200. En soportes aislados con λ comprendida entre 100 y 200,

asi como en estructuras traslacionales (ver comentario a 43.3), 
la comprobación frente al pandeo debe realizarse según el mé
todo general del 43.2. En soportes aislados o pertenecientes a 
estructuras intraslacionales, si λ está comprendida entre 35 y 100, 
puede aplicarse el método aproximado del 43.5.2; si λ es inferior 
a 35, pueden despreciarse los efectos de segundo orden y, en 
consecuencia, no efectuar ninguna comprobación a pandeo.

Comentarios.

El valor de la deformación y, por lo tanto, de la solicitación 
de segundo orden (fig. 43.1.1.a) depende de las características 
de deformabilidad de la pieza. Si los efectos de segundo orden 
pueden ser despreciados, no es necesaria la comprobación a 
pandeo (caso 1 de la fig. 43.1.1.b). Caso contrario, dichos efectos 
pueden producir:

— bien una deformación de valor estable △ que, sumada 
a la excentricidad e1 de primer orden, provoque el agota
miento (caso 2 de la fig. 43.1.1.b);

— bien el agotamiento por deformaciones que crecen rápida
mente hasta el colapso (caso 3, correspondiente al pandeo 
propiamente dicho).

La esbeltez mecánica de valor 35 corresponde, en el caso de 
sección rectangular, a esbeltez geométrica (cociente entre la 
longitud de pandeo lo y la dimensión lineal b o h de la sección 
que es paralela al plano de pandeo) de valor 10.

Fig. 43.1.1

43.1.2. Definiciones.

A los efectos de aplicación de este artículo 43, se denominan;

— estructuras intraslacionales, aquellas cuyos nudos, bajo 
solicitaciones de cálculo, presentan desplazamientos trans
versales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el 
punto de vista de la estabilidad del conjunto.

— estructuras traslacionales, aquellas cuyos nudos, bajo soli
citaciones de cálculo, presentan desplazamientos transver
sales cuyos efectos no pueden ser despreciados, desde el 
punto de vista de la estabilidad del conjunto.

— soportes aislados, los soportes isostáticos o los de pórticos 
en los que puede suponerse que la posición de los puntos 
donde se anula el momento de segundo orden no varía 
con el valor de la carga.

Esbeltez mecánica de un soporte de sección constante, el 
cociente entre la longitud de pandeo lo del soporte (distancia

entre puntos de inflexión de la deformada) y el radio de giro i 
de la sección total de hormigón en la dirección considerada

(i = √ I/A).

Comentarios.

Las definiciones dadas de estructuras intraslacionales y tras
lacionales (fig. 43.1.2) no pretenden establecer una clasificación 
rígida, sino ofrecer dos términos de referencia. Corresponde al 
proyectista decidir la forma de comprobar su estructura, habida 
cuenta de lo indicado en 43.3 y 43.4.

Las comprobaciones relativas a soportes aislados figuran en 
43.5. En pórticos planos, las longitudes de pandeo lo son fun
ción de las rigideces relativas de las vigas y soportes que con
curren en los nudos extremos del elemento en compresión con
siderado y se pueden determinar como lo = α L, donde α puede 
obtenerse de los nomogramas de la figura 43.1.2 y donde l es 
la longitud real del elemento considerado.



B
. O

. del E
.—

N
ú

m
. 

10 
12 enero 

1981 
641

Fig. 43.1.2

φ = relación de Σ (E I/I) de los soportes a Σ (E I/I) de las vigas en cada extremo A y B del soporte considerado. 
α = factor de longitud de pandeo.

1 = soporte biempotrado (lo = 0,5 l).
2 = soporte biarticulado (lo = l).
3 = soporte articulado empotrado (lo = 0,7 l).
4 = soporte en ménsula (lo = 2 l).
5 = soporte biempotrado con extremos desplazables (lo = l).
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43.2. Bases generales de comprobación.
43.2.1. Método general.
La comprobación frente al pandeo propiamente dicho con

siste en demostrar que para una estructura dada bajo la com
binación más desfavorable de las acciones de cálculo, es posible 
encontrar un estado de equilibrio estable entre las fuerzas ex
teriores e interiores, teniendo en cuenta los efectos de segundo 
orden. Las deformaciones deben ser calculadas a partir de los 
diagramas tensión-deformación del acero y del hormigón, ha
bida cuenta de la fluencia y pudiendo despreciarse la contri
bución del hormigón traccionado entre fisuras.

Se comprobará además que no resulta sobrepasada la capa
cidad portante en las distintas secciones de los elementos

La cuantía de armadura realmente dispuesta en cada sección 
no será inferior a la supuesta en el cálculo de los efectos de 
segundo orden

Comentarios.
Deben considerarse adecuadamente en el cálculo tanto los 

efectos de los desplazamientos en el equilibrio como las rigide
ces reales (EI, AE) en las distintas secciones de la pieza, tenien
do en cuenta el estado de tensiones, la no linealidad del com
portamiento de los materiales, la fisuración y los efectos de las 
deformaciones diferidas.

Si la armadura final resultante del cálculo fuese inferior a 
la inicialmente supuesta, el proyectista puede elegir entre dis
poner esta última o proceder a un nuevo cálculo desde el prin
cipio, partiendo de una armadura más pequeña.

43.2.2. Características de los materiales.
Para una evaluación precisa de las deformaciones podrá em

plearse cualquier diagrama tensión-deformación del hormigón 
que se corresponda suficientemente con las condiciones particu
lares del caso en estudio, debiendo justificarse su uso.

Si no se dispone de dicho diagrama podrá emplearse el indi
cado en el comentario, que representa más fielmente la rela
ción σ — ε en condiciones de servicio que el diagrama parábola- 
rectángulo definido en 26.6.

Comentarios.
A falta de un diagrama particular, puede emplearse el teórico 

definido por la ecuación (fig. 43.2.2):

referido a valores característicos válido 
para ⩾ ⩾εc ⩾ εcu

donde:
 η = εc/εcl

εcl = — 0,0022 (deformación máxima de compresión centrada).

εcm =módulo de deformación longitudinal (tabla 43.2.2). 
εcu = deformación máxima de la fibra del hormigón más com

primida tabla 43.2.2).

TABLA 43.2.2

fed 125 150 200  250 300 350 400 | 450 500 kp/cm2

εcu — 3,8 — 3,7 — 3,6 — 3,5 — 3,4 — 3,3 — 3,2 — 3,1 — 3,0 %

εcn 200.000 270.000 290.000 305.000 320.000 335.000 350.000 360.000 370.000 kp/cm2

Fig. 43.2.2
43.2.3. Excentricidad accidental.
No se considerarán en el cálculo excentricidades de primer 

orden inferiores al mayor de los dos valores seguientes:
h/20 y 2 cm.

siendo h la dimensión lineal de la sección paralela al plano 
de pandeo.

43.2.4. Deformaciones diferidas.
Los efectos de la retracción pueden ser despreciados. Por 

el contrario, se tendrán en cuenta las deformaciones de fluen
cia correspondiente a las acciones de servicio de carácter per
manente.

43.3. Comprobación de estructuras intraslacionales.
En las estructuras intraslacionales el cálculo global de es

fuerzos podrá hacerse según la teoría de primer orden. A par
tir de los esfuerzos obtenidos se efectuará una comprobación 
a pandeo de cada soporte considerado aisladamente, de acuer
do con el 43.5.

Comentarios.
Pueden considerarse como claramente intraslacionales las 

estructuras aporticadas provistas de muros o núcleos de con
traviento, dispuestos en forma que aseguren la rigidez torsio- 
nal de la estructura, que cumplan la condición:

donde:
n = número de plantas de la estructura.
h = altura total de la estructura, desde la cara superior 

de cimientos.
N = suma de reacciones en cimientos, con la estructura to

talmente cargada en estado de servicio.
E I = suma de rigideces a flexión de los elementos de con

traviento en la dirección considerada, tomando para el 
Cálculo de I la sección total no fisurada.

43.4. Comprobación de estructuras traslacionales.
Las estructuras traslacionales serán objeto de una compro

bación de estabilidad de acuerdo con las bases generales 
de 43.2

Comentarios.
Para las estructuras usuales de edificación de menos de 

15 plantas, en las que el desplazamiento máximo en cabeza 
bajo cargas horizontales características (estado de servicio), 
calculado mediante la teoría de primer orden y con las rigide
ces correspondientes a las secciones no fisuradas, no supere 
1/750 de la altura total, basta comprobar cada soporte aisla
damente con la longitud de pandeo definida en el comenta
rio 43.1.2 para estructuras traslacionales y con los esfuerzos 
obtenidos aplicando la teoría de primer orden.

43.5. Comprobación de soportes aislados.
43.5.1. Método general.
En general, la comprobación de soportes aislados se llevará 

a cabo de acuerdo con las bases del 43.2.
43.5.2. Método aproximado.
Este método es aplicable a los soportes de sección constante 

cuya esbeltez mecánica no supere el valor de cien (λ ⩽ 100). 
Se distinguen dos casos, según sean o no iguales las excentri
cidades de la carga en los extremos del soporte.

a) Excentricidades iguales en los entremos, en valor y signo.
En este caso, bastará comprobar las condiciones de agota

miento de la sección en la dirección considerada, para una 
excentricidad total de la carga etot igual a:

etot = eo + ea
con
eo = excentricidad de primer orden (eo = M1/N, siendo M1 el 

momento exterior aplicado de primer orden y N la carga 
axil aplicada), no menor que la excentricidad accidental 
(43.2.3).
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ea = excentricidad ficticia, utilizada para representar los efec
tos de segundo orden, de valor:

con
fyd = resistencia de cálculo del acero en tracción, en kp/cm1. 
h = canto total, medido paralelamente al plano de pandeo que 

se considera.
lo = longitud de pandeo (comentario al 43.1.2). 
i = radio de giro de la sección total de hormigón, en la di

rección considerada.
b) Excentricidades diferentes en los extremos, en valor y/o 

en signo.
En este caso se adoptará una excentricidad de primer orden 

equivalente, e0, de la sepción critica, de valor:
ec = 0,6 eo2 + 0,4 eoí < 0,4 eo2

donde eci y eo2 son las excentricidades de primer orden en 
los extremos, siendo e02 la de mayor valor, que se tomará 
como positiva, y e0i U de menor valor, que se tomará con 
el signo que le corresponda.

Con este valor de eG se efectuará la misma comprobación! 
que en el caso a) anterior. Además, se comprobará las seccio
nes de los dos extremos del soporte, sometidas a las corres
pondientes solicitaciones de primer orden.

La excentricidad equivalente e0 es válida para estructuras 
intraslacionales. Si este método se aplica a estructuras tras- 
lacionales (ver comentario 43.4), se tomará como excentricidad 
de primer orden el mayor de los dos valores e0i y e<>2-

Comentarios.

a) Excentricidades iguales en los extremos en valor y signo.
La excentricidad ea no tiene ningún significado físico. Se 

trata de una excentricidad ficticia tal que, sumada a la excen
tricidad de primer orden e0, tiene en cuenta de forma sencilla 
los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado sufi
cientemente aproximado. Véase, a título meramente ilustra
tivo, la figura 43.5 2. ' •

En este método simplificado, los efectos de lá fluencia pue
den considerarse cubiertos por el valor de ea.

(La carga F¡ que agota un soporte de esbeltez Ai al actuar 
oon excentricidad ec, agota también un soporte de esbeltez 0 al 
actuar con excentricidad e0 + ea.)

Para piezas de sección rectangülar se puede utilizar la fór
mula siguiente:

ARTICULO 44. COMPROBACION DE LAS CONDICIONES 
DE FISURACION

44.1. Generalidades.
Para evitar una fisuración excesiva, incompatible con el ser

vicio que haya de prestar la estructura o con la durabilidad de 
la misma, las armaduras de tracción en las piezas lineales de 
hormigón armado deberán elegirse y disponerse de forma que 
se cumpla una cualquiera de las dos condiciones establecidas 
en 44.2 y 44.3 siguientes. En tales apartados se distinguen tres 
casos

Case I: Elementos interiores en ambiente normal.
Caso II: Elementos interiores en ambiente húmedo o media

namente agresivo y elementos exteriores a la intemperie.
Caso III: Elementos interiores o exteriores en ambiente muy 

agresivo, o que deban asegurar una estanquidad.

Comentarios.

El fenómeno de fisuración depende de muchas variables alea
torias, algunas de ellas con fuerte dispersión. Las fórmulas re
cogidas en este artículo se han deducido de estudios experimen
tales realizados con piezas prismáticas, por lo que resulta dudosa 
su aplicación a elementos de otro tipo.

En particular la comprobación establecida en 44.3 suele re
sultar más exigente de lo necesario cuando se aplica a elemen
tos superficiales, como placas, múros, zapatas, etc.

44.2. Comprobación relativa al diámetro de las barras.

Se está en buenas condiciones con respecto a la fisuración 
cuando se cumple la condición que corresponda de las que a 
continúación se indican:

A) Con barras lisas:

Comentarios.

El valor del coeficiente r¡ es variable con la calidad del 
acero, y la forma de la superficie de las barras y, en rigor, 
debería establecerse para cada tipo particular de acero, a 
través de los oportunos ensayos. A falta de éstos, el apartado 
que se comenta establece el valor 1,6 como media aceptable 
para todas las barras corrugadas, cualquiera que sea su límite 
elástico y la forma de la superficie de las barras.

Cuando el área de la armadura de tracción existente A, es 
superior a la necesaria según el cálculo en agotamiento As nec 
se está en mejores condiciones respecto a la fisuración. Esta 
circunstancia puede tenerse en cuenta multiplicando el se
gundo miembro de las relaciones dadas en el articulado por 
el factor

Conviene señalar que tales relaciones responden a la fórmu
la general:

siendo K el mismo coeficiente definido en el 44.3.
44.3. Comprobación relativa a la zona de tracción.
Se está en buenas condiciones con respecto a la fisuración 

cuando se cumple la condición siguiente:
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En caso de piezas sometidas a tracción simple o compuesta, 
el área Acr debe tomarse igual a área total Ac de la sección 
de la pieza.

En los casos corrientes de piezas lineales sometidas a fle
xión simple, armadas con barras corrugadas, la limitación co
rrespondiente a las anchuras máximas de las fisuras puede 
comprobarse por otros métodos mediante la expresión:

En el caso de piezas sometidas a tracción simple o compues
ta, puede emplearse la misma fórmula anterior, sustituyendo 
o por la cuantía geométrica referida a la sección total del hor
migón dividida por cuatro.

ARTICULO 45. DEFORMACIONES

45.1. Generalidades.
La deformación total producida en un elemento de hormi- 

gón es suma de diferentes deformaciones parciales, cuya clasi
ficación se establece, en 26.9.

Cuando por razones funcionales, estéticas u otras sea nece
sario efectuar el cálculo de deformaciones, se recurrirá a las 
teorías clásicas de la resistencia de materiales y la elasticidad, 
introduciendo en el cálculo los valores característicos (no ma- 
yorados) de los materiales y de las cargas, ya que el estudio 
de las deformaciones debe realizarse para la pieza en las con
diciones de servicio (no en las de agotamiento).

Comentarios.
Para todo lo relativo a deformaciones del hormigón, se re

comienda consultar 26.7 a 26.11.
45.2. Cálculo de flechas.

Las piezas de hormigón armado sometidas a flexión se pro
yectarán con la rigidez necesaria para evitar que la flecha re
sultante pueda afectar al servicio que tales piezas deban ren
dir. Para comprobar este extremo se realizará el cálculo de las 
flechas en la forma indicada en 45.1 y tomando como módulo 
de deformación del hormigón los valores indicados en 26.7.

Comentarios.
El método general de cálculo de flechas consiste en esta

blecer la ley de variación de la curvatura de la pieza, determi
nando después la deformada por doble integración. La expre
sión de la curvatura es en piezas a flexión:

Comentarios.
Las fórmulas (1) y (2) limitan, respectivamente, las flechas 

admisibles a l¡/300 para la carga total máxima y a L/500 para 
la carga permanente. Otras limitaciones diferentes de de flechas 
pueden comprobarse con expresiones análogas, deducidas de 
las dadas, que tengan en cuenta las limitaciones de flechas 
impuestas en cada caso particular.

CAPITULO VIII 

Elementos estructurales

ARTICULO 46. ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE HORMIGON 
EN MASA

46.1. Ambito de aplicación.

Se considerarán elementos estructurales de hormigón en 
masa los construidos con hormigón sin armaduras y los que 
tienen armaduras sólo para reducir los efectos de la fisura
ción, generalmente en forma de mallas junto a los paramen
tos. Los muros o elementos semejantes de hormigón, cuya 
cuantía geométrica rebase la limitación de la tabla 38.3, se 
considerarán de hormigón armado.

No es aplicable este capítulo a aquellos elementos estruc
turales de hormigón en masa que tengan su normativa es
pecífica.

Comentarios.

Ejemplos de elementos estructurales que pueden construir
se de hormigón en masa son entre otros los siguientes: mu
ros de edificios, en plantas de sótano o en otras plantas, ge
neralmente con mallas de acero en ambas caras; zapatas dé 
cimentación de muros de fábrica o de hormigón; zapatas y 
pilas de cimentación de pilares de hormigón armado o de ace
ro laminado; muros de contención de tierras en casos de poca 
altura, etc.

Las presas de hormigón constituyen un ejemplo de estruc
turas excluidas de este capítulo por tener normativa especifica.

46.2. Hormigones utilizables.

Para elementos de hormigón en masa se podrán utilizar los 
hormigones definidos en 26.2.

Comentarios.

Los elementos de hormigón en masa, por razones construc
tivas. suelen ser de espesores mayores, a veces mucho mayo
res que los de hormigón armado, lo que en general hace an
tieconómico el empleo de hormigones con resistencia de pro
yecto superior a 200 kp/cm2.

En elementos de gran espesor debe tenerse en cuenta el 
efecto del calor desprendido en el fraguado, lo que a veces 
hace aconsejable el empleo de cementos de bajo calor de hi- 
dratación.
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46.3. Resistencia de cálculo del hormigón.
La resistencia de cálculo del hormigón a compresión tendrá 

el valor:

siendo:
fcit = resistencia del proyecto del hormigón, según 26.1.
Y» = coeficiente de minoración del hormigón definido en el ar

tículo 31. 
Cuando se consideren tensiones de tracción, la resistencia 

de cálculo del hormigón a tracción tendrá el valor:.

siendo fct, k la resistencia característica del hormigón a trac
ción según 10.3.

Comentarios.
Los elementos de hormigón en masa presentan en general 

rotura frágil. Esto se tiene en cuenta en el cálculo aplicando 
el coeficiente de corrección 1,2 a y,.

En general no se considera la resistencia a tracción del hor
migón, sino que se admite una fisuración virtual o real, y se 
equilibra la solicitación con fuerzas internas de compresión so
lamente. Así habrá que proceder necesariamente cuando haya 
riesgo de fisuras de retracción normales a la dirección de las 
tensiones, si el elemento no puede deformarse libremente por 
coartarlo las sustentaciones, como por ejemplo en -huecos de 
paso en muros.

Hay casos, sin embargo, en que pueden admitirse tensiones 
de tracción. Por ejemplo, en la combinación de solicitación 
normal y esfuerzo cortante, frecuente en muros, se produce 
necesariamente una tensión principal de tracción que hay que

considerar. En otros casos, como el de un muro de cerramien
to con coronación, libre bajo la acción del viento, pueden pro
ducirse tensiones de tracción, en la flexión compuesta, que si 
no rebasan el límite establecido pueden aceptarse, aunque 
en general sea más conveniente emplear hormigón armado.

46.4. Diagrama tensión-deformación del hormigón.
En el cálculo en estados límites últimos de elementos de 

hormigón en masa sometidos a compresión excéntrica, se adop
tará en general- el diagrama rectangular de cálculo tensión- 
deformación (definido en 28.6.b) con tensión uniforme de va
lor — 0,85 fcd (fig- 46.4.1). .La deformación unitaria de agota-

ai borde más comprimido, en función de la altura unitaria de

En los casos en que se consideren tracciones, se adoptara 
el diagrama de cálculo tensión-deformación (definido en 26.6.a) 
con la prolongación recta en tracción, que se indica en la 
figura 46.4.2.

Comentarios. 
El diagrama de cálculo tensión-deformación de la figura 

46.4.2 se utiliza en compresión con excentricidad grande, en 
cuyo caso las compresiones alcanzan sólo el comienzo de la 
rama de compresión del diagrama, por lo que es lícito emplear 
como simplificación el diagrama rectilíneo de comportamiento 
elástico.

Diagrama rectangular de cálculo tensión-deformación del hormigón sin consideración de tracciones

46.5. Acciones de cálculo.
Las acciones de cálculo aplicables en los estados límites úl

timos, y en los estados límites de servicio, se determinarán 
con los coeficientes de ponderación Yf que se establecen en el 
artículo 31. No se efectuará, sin embargo, la reducción del 5 
por 100 indicada en el cuadro 31.2. Las hipótesis de carga se 
realizarán como se establece en el artículo 32.

Comentarios.

No parece conveniente autorizar la reducción del 5 por 100 
porque las hipótesis de cálculo están menos experimentadas 
que las del hormigón armado.

46.6. Cálculo de secciones a compresión.

En una sección de un elemento de hormigón en masa en 
la que actúa solamente un esfuerzo normal de compresión, con 
valor de cálculo Na (positivo), aplicado en un punto G. con 
excentricidad de componentes ez, ey, respecto a un sistema de 
ejes cobaricéntricos (fig. 46.6.1.a), se considerará Na aplicado 
en el punto virtual G1 (e1x, eiy), que será el que resulte más 
desfavorable de los dos siguientes:

en donde hz y hy son las máximas dimensiones en dichas di
recciones.

La tensión resultante aa se calcula admitiendo distribución 
de tensiones uniformes en una parte de la sección, denoml-
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nada sección eficaz, dé área (fig 46 6.1 b) delimitada por 
una recta secante y cuyo baricentro coincide con punto de 
aplicación virtual G1 del esfuerzo normal y considerando in
activa el resto de la sección 

La condición de seguridad es:

Nd
----  ^ 0,85 fcd
Ae

Comentarios.

Cuando la sección eficaz sea de dificil determinación geo
métrica puede sustituirse por una sección eficaz aproximada, 
comprendida en la sección total y cuyo baricentro coincida 
con el punto C2 (fig. 46.6.2). El error que se comete va siem
pre a favor de la seguridad, puesto que la sección eficaz tiene 
área maxima. Si se elige convenientemente, el error cometido 
es pequeño.
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46.7. Cálculo de secciones a compresión y esfuerzo cortante.

En una sección dé un elemento dé hormigón en masa en la 
que actúa un esfuerzo oblicuo de compresión, con componentes 
en valor de cálculo Nd y Vd (positivas) aplicado en el punto G, 
se determina el punto de aplicación virtual G1 y el área efi
caz Ae, como en 46.6, Las condiciones de seguridad son:

Comentarios.

En rigor las condiciones de seguridad deberían basarse en 
una curva intrínseca de resistencia del hormigón, pero no se 
dispone de experimentación concluyente para establecerla.

Cuando dominan las compresiones, lo que constituye el caso 
más frecuente, las condiciones de seguridad establecidas se 
ajustan suficientemente a cualquier curva intrínseca, y cuando 
las compresiones son menores están del lado de la seguridad.

46.8. Consideración de la esbeltez.
En un elemento de hormigón en masa sometido a compre

sión, con o sin esfuerzo cortante, los efectos de primer orden 
que produce Nd se incrementan con efectos de segundo orden 
a causa de su esbeltez (46.8.3). Para tenerlos en cuenta se con
siderará Nd actuando en un punto G2 que resulta de despla
zar G1 (46.6) una excentricidad ficticia definida en 46.8.4.

Comentarios.

La deformación transversal producida por la compresión 
excéntrica o deformación de primer orden se incrementa por 
la deformación transversal de pandeo o de segundo orden.

46.8.1. Anchura virtual.
Como anchura virtual bv de la sección de un eleménto se 

tomará: bv — 2c, siendo c la mínima distancia del baricentro 
de la sección (fig. 46.8.1) a una recta rasante a su perímetro.

Comentarios.

En un muro de sección rectangular de anchura b, es bv = b.

Anchura virtual de la sección de un elemento de hormigón 
en masa
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ARTICULO 47. FORJADOS DE EDIFICACION

47.1. Tipos de forjados.
Se refiere este artículo a los forjados para pisos o cubiertas 

de edificación de alguno de los tipos siguientes:
a) Forjados de viguetas, constituidos por viguetas prefabri

cadas de hormigón armado y entrevigado.
b) Forjados de semiviguetas, constituidos por semiviguetas 

prefabricadas que se complementan con piezas resistentes o ali
gerantes y hormigonado in situ.

c) Forjados nervados, constituidos por losa de hormigón ar
mado, con nervios en una dirección sin o con piezas resistentes 
o aligerantes entre nervios. Se hormigonan totalmente in situ 
sobre encofrado continuo o discontinuo.

Comentarios.
Se entiende por vigueta un elemento prefabricado autorresis- 

tente, es decir, capaz de resistir por sí solo, en dirección del 
vano del forjado, la totalidad de las cargas que reciba éste.

Por semivigueta se entiende un elemento prefabricado semi- 
resistente, es decir, proyectado para resistir en colaboración con. 
hormigón, que se vierte in situ, y, a veces, piezas resistentes, 
la totalidad de las cargas del forjado.

Las semiviguetas deben resistir las cargas de ejecución del 
forjado, con toda su luz, o reduciendo ésta mediante apuntalado 
que la divida en dos o más partes, teniendo en cuenta en este 
caso las nuevas condiciones de trabajo.

La Instrucción se refiere sólo a las viguetas de hormigón ar
mado; fas semiviguetas pueden ser de hormigón armado, mixtas 
de hormigón y cerámica armados, o de acero.

47.2. Piezas de entrevigado para forjados.
Las piezas de entrevigado para forjados pueden ser solamente 

aligerantes o también resistentes.
a) Piezas aligerantes.—Pueden ser de cerámica, mortero de 

cemento fibra de madera aglomerada, plástico, u otro material 
suficientemente rígido que no produzca- daños al hormigón ni a 
las armaduras. Si se emplean con viguetas, semiviguetas o en
cofrado discontinuo de tablones, la resistencia en vano de las 
piezas ser. igual o mayor que 100 kp.

Se considera que no forman parte de la sección resistente 
del forjado.

b) Piezas resistentes.—Pueden ser de cerámica o de hormi- 
gón, y su resistencia a compresión será igual o mayor que

180 kp/cm2, ni menor a la resistencia característica del hormi
gón empleado en el forjado.

Si se emplean con semiviguetas o encofrado discontinuo, su 
resistencia en vano no será inferior a 10o kp.

Puede considerarse que forman parte de la sección resisten
te del forjado en las condiciones del 47.3.q.

Comentarios.
Las piezas aligerantes, empleadas en los forjados como entre

vigado o como encofrado perdido, y las piezas resistentes, tie
nen que cumplir la condición impuesta a su resistencia en vano, 
cuando se emplean con viguetas, semiviguetas o encofrado dis
continuo, para soportar con suficiente seguridad las cargas que 
reciban durante la ejecución del forjado.

La resistencia en vano se determina sobre seis o más piezas 
enteras después de veinticuatro horas de inmersión en agua. 
La pieza se coloca con entrega de un centímetro sobre dos tablo
nes paralelos y la carga se aplica en el centro del vano, hasta 
rotura sobre un tablón de cinco centímetros de anchura. Se 
obtiene el valor característico de los resultados.

El material de las piezas resistentes debe tener además una 
resistencia suficiente para colaborar con el hormigón en la for
ma indicada en 47.3.c.

La resistencia a compresión del material de las piezas se de
termina en dirección paralela a los huecos sobre seis o más pro
betas de pieza entera o parte de pieza representativa obtenida 
por corte con disco. La altura de la probeta será igual o mayor 
que la menor de las dos dimensiones de la sección transversal de 
la probeta. Las caras de presión se refrentarán adecuadamente, 
con pasta de azufre, por ejemplo. Se ensayarán después de vein
ticuatro horas de inmersión en agua. La tensión de rotura se 
referirá a la sección neta de la probeta y se obtendrá el valor 
característico de los resultados.

47.3. Condiciones para los forjados.

a) Los forjados de semiviguetas o nervados tendrán una 
losa superior de hormigón, cuyo espesor ho (fig. 47.3), según 
el tipo de piezas empleadas, cumplirá en todo punto, las si
guientes condiciones:

con piezas resistentes: no inferior a 2 cm. ni a a/8; 
con o sin piezas aligerantes: no inferior a 3 cm. ni a a/6,

siendo a la distancia del punto considerado al eje de la pieza.

Fig. 47.3

b) En la losa de hormigón, y «en dirección perpendicular a 
los nervios o semiviguetas, se colocará una armadura de re
parto, constituida por barras de separación no superior a 33 
centímetros, cuya área As en cm2/m. cumplirá la condición:

siendo:

h2 = el espesor en centímetros de la losa de hormigón en el 
centro de la pieza;

fsd = la resistencia de cálculo del acero de la armadura de 
reparto en kp/cm2.

c) En el cálculo de los forjados con piezas resistentes, pue
den considerarse formando parte de la sección de hormigón 
los tabiquillos de las piezas en contacto con el hormigón. Para 
tener en cuenta en el cálculo otras partes de las piezas es 
preciso justificar experimentalmente su colaboración.

d) En el cálculo de los forjados continuos puede conside
rarse redistribución de momentos por plasticidad, que como 
máximo llegue a igualar en valor absoluto los máximos mo
mentos de vano con los momentos de apoyo.

e) En las viguetas, el estado límite de agotamiento por es
fuerzo cortante se comprobará de acuerdo con lo establecido 
en 39.1.3.2.

f) Los nervios o semiviguetas no precisan armadura trans
versal en toda la sección en que se cumpla:

siendo:

Vu2 el esfuerzo cortante de agotamiento para losas sin ar
madura transversal (véase 39.1.4.2.2) y en el caso de semi- 
vigueta siempre que la adherencia entre el hormigón prefabri
cado y el hormigón in situ sea suficiente, lo que se justificará 
mediante ensayos del forjado sin estribos.

g) El valor máximo admisible de la flecha vertical, en for
jados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros, 
es de L/300. siendo L la. luz del elemento considerado. Para la 
determinación de esta flecha instantánea producida por la ac
tuación simultánea de la carga permanente y la sobrecarga de 
uso, ambas con sus valores características.

En el caso de que se trate de forjados o vigas que hayan 
de soportar muros o tabiques se distinguen los tres casos si
guientes:

— Si el elemento de fábrica ha sido construido con morte
ro de cemento, la flecha máxima admisible es L/500.

— Si el elemento de fábrica ha sido construido con mortero 
de cal, la flecha máxima no podrá ser superior a L/400.

— Si el elemento de fábrica ha sido construido con morte
ro de yeso, la flecha máxima admisible es L/300.

En estos casos la flecha que se considera es la producida 
desde el momento en que se termine la construcción de muro 
o tabique.

Su valor se determina sumando a la flecha diferida produ
cida por la totalidad de las cargas permanentes, la instantánea
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originada por la parte de carga permanente que se coloque 
después (solados, etc.) y por la sobrecarga de uso.

h) Cuando se empleen piezas resistentes, en los nervios o 
semiviguetas, las distancias de las armaduras a los paramentos 
en contacto con las piezas serán no menores que la mitad del 
diámetro de la barra, ni menores que 0,5 centímetros. Además, 
las distancias de las armaduras a los paramentos exteriores de 
las piezas, es decir, la distancia anterior, más el espesor del 
tabiquillo, cumplirán las condiciones del 13.3.

i) Al menos el 85 por 100 del árido total será de dimensión 
no mayor que las tres siguientes dimensiones:
5/6 de la distancia libre horizontal entre armaduras.
1/3 de la anchura libre de los nervios.
1/2 del espesor mínimo de la losa superior.

Comentarios.
a) La losa superior de hormigón de los forjados asegura la 

rigidez de estos en su piano necesario para la adecuada distri
bución de los esfuerzos horizontales que recibe el edificio.

Las limitaciones de espesor de estas losas se imponen por ra
zones de ejecución y de resistencia transversal.

b) La armadura de reparto se dispone para resistir las ten
siones debidas a la retracción del hormigón y a las variacio
nes térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigi
dez del forjado en su plano.

El área de armadura precisa; en función del tipo de ace
ro y del espesor h„ de la losa de hormigón en el centro, es 
la siguiente:

Espesor de la 
losa de 

hormigón he

cm.

Area de la armadura de reparto As en 
acero del tipo

cm2/m., con

AE 215 AEH 400 AEH 500 AEH 600

< 4 1,00 0,52 0,44 0,37
6 1,50 0,79 0,66 0,55
8 2,00 1,05 0,88 0,73

10 2,50 1,31 1,10 0,90

c) Los ensayos realizados sobre forjados con piezas resis
tentes que cumplen las condiciones del 47.2.b indican que los 
tabiquillos de las piezas directamente adheridas al hormigón 
siempre pueden considerarse eficaces a compresión y a esfuer
zo cortante. En muchos de estos ensayos se comprueba que 
pueden considerarse también eficaces otras partes de las piezas 
resistentes, unidas a estos tabiquillos directamente adheridos 
al hormigón, generalmente cuando tienen forma encasetonada, 
pero no es posible establecer una regla general para definir
las, y por ello, si se desea considerar en el cálculo otras par
tes de las piezas, además de los tabiquillos directamente adhe
ridos, se requiere en cada caso un estudio experimental.

d) Los forjados de piso deben construirse solidariamente 
unidos a sus elementos sustentantes. Esto se consigue:

— Si son muros, mediante cadenas de apoyo de hormigón 
armado, en las que penetran las armaduras superiores e infe
riores del forjado y las de reparto.

— Si son vigas de acero laminado, en .cuya ala inferior apo
ya el forjado, disponiendo el supradós de éste tres-cuatro 
centímetros por encima del ala superior de las vigas para pa
sar las armaduras de los apoyos y las de reparto; o si los 
forjados apoyan en el ala superior de las vigas, mediante co
nectares que se hormigonan en las cadenas de apoyo, o me
diante otros sistemas eficaces, no bastando la unión confiada 
al rozamiento.

— Si se trata de vigas de hormigón armado hay que incluir 
en éstas las armaduras superiores e inferiores del forjado y 
las armaduras de reparto.

La solicitación en cada sección de un nervio (o semivi- 
gueta) del forjado suele calcularse utilizando hipótesis simplifi
cadas. En el extremo de un nervio la rigidez a torsión de la 
viga sustentante produce momento ílector negativo, difícil de 
evaluar y variable según la posición del nervio. En general 
se recomienda no considerar este momento para calcular los 
momentos ílectores positivos del vano, sino admitir la hipó
tesis de que el extremo tiene un apoyo simple, pudiendo asi 
despreciar en el cálculo de la viga los momentos torsores que 
se producen en ésta. Tales momentos negativos, sin embargo, 
pueden existir, especialmente en los nervios cercanos a los 
pilares, y por, ello debe calcularse todo nervio para resistir " 
en su extremo un momento flector negativo no inferior a un 
cuarto del máximo positivo calculado para el vano.

Los forjados con nervios (o semiviguetas) sustentados en 
continuidad sobre tres o más vigas se dispondrán con los ner- 
fios en prolongación y se considerará en el cálculo la conti
nuidad de los tramos, admitiendo la hipótesis de apoyo sim
ple también en las sustentaciones interiores, pudiendo calcu
lar las solicitaciones por un método elástico, o. considerando 
redistribución por plasticidad hasta igualar los valores abso
lutos de los momentos positivos de cada vano con los nega
tivos de los apoyos interiores. Considerar momentos negati
vos de valor inferior da lugar a fisuración excesiva.

f) La consideración de la adherencia entre el hormigón 
de la semivigueta y el hormigón in sítu requiere especial 
cuidado en aquellos forjados cuyas semiviguetas no precisen 
armadura transversal. En estos casos la adherencia entre am
bos hormigones es muy sensible a la limpieza de la superficie 
de contacto-y el buen funcionamiento del forjado depende entre 
otros factores de la extensión y trazado de las juntas y de la 
altura a que queden situadas en la sección final resultante.

g) En general, en forjados ordinarios de edificación con lu
ces hasta seis metros y para unas condiciones medias no es 
preciso comprobar la flecha prescrita en el articulado si ia rela
ción'canto/luz es no menor que:

Caso l Caso 2 Caso 3 Caso 4

Tramos simplemente apoyados. 
Vanos extremos de tramos con-

1/24 1/20 1/18 1/14

tinuos ..........................................
Vanos internos de tramos con-

1/28 1/24 1/20 1/18

tinuos .......................................... 1/16 1/14 1/12 1/10
Voladizos ...................... ................. 1/32 1/28 1/24 1/20

Caso 1: Forjados que no han de soportar tabiques ni muros.
Caso 2: Forjados que han de soportar fábricas construidas 

con moricro- de yeso.
Caso 3: Forjados que han de soportar fábricas construidas 

con cal.
Caso 4: Forjados que han de soportar fábricas construidas 

con cemento.
h) Se permiten menores distancias de las armaduras a los 

paramentos de las piezas resistentes que las exigidas en 13.3 
por efecto protector de los tabiquillos de estas piezas.

Esto no es aplicable cuando se emplean piezas aligerantes, 
pues no existe garantía de este efecto protector.

i) Las condiciones del tamaño del árido son las del 7.2, 
excepto la relativa al espesor mínimo de la losa superior, cuya 
exigencia más tolerante está sancionada por la experiencia.

ARTICULO 4B. VIGAS

Las vigas sometidas a flexión se calcularán de acuerdo con 
los artículos 36 y 37, pudiendo utilizarse las fórmulas del ane
jo 7 a partir de los valores de cálculo de las resistencias de los 
materiales (artículos 25 y 26) y de los valores mayorados de 
las cargas y demás acciones (artículos 30 y 31). Si la flexión es 
esviada, se recurrirá al 36.5. Si la flexión está combinada-con 
esfuerzo coriant;, se calculará la pieza frente a este último 
esfuerzo con arreglo al 39.1 y con arreglo al 3B.2 si existe, ade
más, torsión.

Posteriormente se comprobarán las condiciones de adheren
cia de las armaduras (articulo 42), así como las de fisuración 
de la pieza (articulo 44). Si se prevé que la pieza puede pre
sentar deformaciones excesivas, se calculará el valor de éstas

(artículo 45). Se comprobará igualmente, cuando se estime ne
cesario, la estabilidad lateral de la pieza con arreglo al 43.2.

Cuando se trate de vigas en T o de formas especiales sé ten
drán presentes los artículos 56 y 51, asi como el artículo 59 
cuando se trate de vigas de gran canto.

La disposición de armaduras .se ajustará a lo prescrito en 
los artículos 12, 13, 38. 40 y 41.

Deberá tenerse en cuenta, además, lo indicado en 38.3 res
pecto a cuantías geométricas mínimas de armaduras.

Comentarios.
El objeto del artículo que se comenta es servir de recorda

torio de las distintas comprobaciones que deben realizarse en 
el caso- de vigas. Evidentemente, todos los artículos de la pre
sente Instrucción son aplicables, directa o indirectamente, a 
todos los tipos de piezas, pero se han destacado aquí los más 
íntimamente relacionados con, los elementos que trabajan a 
'flexión.

Se recuerda que, antes de iniciar los cálculos, deberán rea
lizarse las comprobaciones de 10.5 (valor mínimo de la resis
tencia del hormigón) y 26.3 (resistencia mínima del hormigón 
en función de la del acero).

ARTICULO 49, SOPORTES

Los soportes se calcinarán de acuerdo con los artículos 36, 
37 y 38, pudiendo utilizarse las fórmulas del anejo 7, a partir 
de los valores de cálculo de las resistencias de los materiales 
(artículos 25 y 28) y de los valores mayorados de las cargas y 
demás acciones (artículos 30 y 31). Cuando la esbeltez del 
soporte sea apreciable, se comprobarán las condiciones de 
pandeo (articulo 43). Si existe esfuerzo cortante, se calculará
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Comentarios.

En una sección en T, se denomina anchura eficaz de la ca
beza de compresión aquella que, suponiendo que las tensiones 
se reparten uniformemente en toda la sección comprimida re
sultante al considerar dicha armadura, proporciona en el cálcu
lo un resultado igual al que se obtendría a partir de la sección 
real, con su estado real de tensiones. Dicha anchura eficaz 
depende del tipo de viga (continua o simplemente apoyada), 
del modo de aplicación de las cargas, de la relación entre el 
espesor de las alas y el canto de la viga, de la existencia o

no de cartabones, de la longitud de la viga entre puntos de 
momento nulo, de la anchura del nervio y, en fin de la dis
tancia entre nervios si se trata de un forjado de vigas múl
tiples.

Para los casos no considerados en el apartado que se co
menta, puede suponerse en primera aproximación que la an
chura eficaz del ala, a cada lado del nervio, es igual al dé
cimo de la distancia entre puntos de momento nulo, sin so
brepasar la anchura real del ala.

2
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Independientemente de la anchura eficaz que resulte, con
viene respetar las limitaciones establecidas en 43.2 para pre
venir el peligro de pandeo de la cabeza comprimida.

Respecto a la colocación de armaduras, debe tenerse en 
cuenta el 51.2.

Se recuerda, por último, que en las piezas en T exentas 
deben disponerse las armaduras necesarias para soportar las 
flexiones del ala, trabajando como un voladizo, bajo la acción 
del pesó propio y de las cargas que puedan actuar sobre ella.

50.2. Cálculo a esfuerzo cortante.

En las secciones en T, además de la comprobación ordina
ria del nervio a esfuerzo cortante deberán también compro
barse frente a dicho esfuerzo las uniones entre las alas y el 
nervio; para ello se tendrá en cuenta lo indicado en 39.1.3.4.

ARTICULO 51. PIEZAS DE FORMAS ESPECIALES

51.1. Piezas de trazado curvo o poligonal.

En piezas curvas las armaduras longitudinales de trazado 
curvo trabajando a tracción junto a parámentos cóncavos, o 
a compresión junto a paramentos convexos, irán envueltas por 
cercos o estribos normales a ellas (fig. 51.1.a) y capaces de 
soportar las componentes radiales que aquéllas producen. Para 
ello deberán cumplirse las relaciones:

Fig. 51.1.a

En los ángulos de piezas poligonales o análogas y, en ge
neral, en los encuentros en ángulo de dos piezas, se evitará 
colocar junto al paramento interior barras continuas de trac
ción dobladas según el trazado poligonal de dicho paramento. 
Por el contrario, se procurará despiezar esas barras de forma 
que se consiga un trazado rectilíneo, con anclajes en las zonas 
comprimidas (fig. 51.1.b). De no adoptarse esta última solu
ción, se dispondrán los oportunos cercos o estribos para con
trarrestar la tendencia de la armadura continua de tracción 
a salirse de la pieza, en la zona de los codos, desgarrando el 
hormigón.

Análogas medidas deberán adoptarse para las barras con
tinuas de compresión colocadas junto a paramentos exteriores.

Comentarios.
Debe entenderse como Ast la sección eficaz de un cerco o 

estribo, es decir, en el caso de un cerco o estribo simple la 
suma de las dos secciones correspondientes a las ramas.

Como indica la figura 51 1. b, en los encuentros de dos pie
zas es siempre recomendable achaflanar el ángulo, disponien
do cartabones armados con barras paralelas al paramento del 
cartabón y que vayan a anclarse a las caras opuestas.

Fig. 5l.l.b

51.2. Piezas con secciones delgadas.
En las piezas de sección en T, doble T, en cajón, etc., las 

barras de tracción o de compresión que se coloquen en las alas 
se distribuirán con separaciones no mayores que tres veces el 
espesor del ala correspondiente. Además se dispondrán las opor
tunas armaduras transversales para asegurar la eficacia de las 
barras longitudinales situadas en las zonas de las alas que 
quedan fuera del espesor del alma.

Comentarios.
En las zonas de momento negativo de las piezas en T o aná

logas puede producirse una fuerte fisuración de las alas por 
fuera del alma si esas alas no se arman convenientemente, de 
acuerdo con las indicaciones del apartado que se comenta.

51.3. Piezas de canto superior a sesenta centímetros.
En las vigas de canto superior a sesenta centímetros, pero 

inferior a la mitad de su luz, se dispondrán armaduras junto 
a los paramentos laterales del nervio, constituidas por un sis
tema de barras horizontales formando malla con los cercos 
existentes. Es recomendable distanciar entre sí tales barras 
30 cm., como máximo, y emplear diámetros no inferiores a lo mi
límetros, si se trata de acero ordinario, y a 8 mm., si se trata 
de acero especial.

Comentarios.
En este tipo de piezas, el hormigón existente por encima de 

la zona de recubrimiento de la armadura principal se encuentra 
sometido a esfuerzos complejos cortantes y de tracción. Las 
tensiones oblicuas resultantes provocan una fisuración que, de 
no existir armaduras repartidas junto a los paramentos (arma
duras de piel) encargada de repartirla, se concentrarla en una 
fisura única en el alma de anchura sensiblemente mayor a la 
máxima admisible.

Para vigas de canto superior a sesenta centímetros y no 
inferior a la mitad de su luz, consúltese el artículo 59.

ARTICULO 52 ESTRUCTURAS RETICULARES PLANAS

52.1. Generalidades.

El cálculo de solicitaciones en estructuras reticulares planas 
se realizará de acuerdo con lo prescrito en el segundo párra
fo del 29.1.

En particular y únicamente a los efectos del cálculo y di- 
mensionamiento de armaduras de las viga6 que constituyen los 
dinteles, se admite una redistribución de momentos rectores 
de hasta un 15 por 10o del máximo momento flector negativo. 
Para que pueda efectuarse esta redistribución, la profundidad 
de_la fibra neutra de la sección sobre el soporte sometida^ al 
momento redistribuido, obtenida en el cálculo del estado límite 
último, deberá ser inferior a 0,45 d siendo d el canto útil de 
la sección.

En cuanto a la determinación de la rigidez de las piezas, 
por un lado, y del valor de la luz de cálculo, por otro, se tendrá 
en cuenta lo establecido en 29.2.

(Continuará.)


