
Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



0439-5689 © 2013 Asociación Científi co-Técnica del Hormigón Estructural (ACHE). Publicado por Elsevier España, S.L. Todos los derechos reservados.

Disponible en 

www.sciencedirect.com

ScienceDirect
www.e-ache.comwww.elsevierciencia.com/hya Hormigón y Acero. 2014;65(272):85-96

*  Autor para correspondencia.
Correo electrónico: ricardo.llago.acero@aciona.es (R. Llago Acero).

Resumen

El análisis del comportamiento de los elementos estructurales formados por chapas esbeltas, rigidizadas o no, es uno de los aspectos de mayor 

importancia en el diseño de estructuras metálicas o mixtas. Dentro del cuerpo normativo proporcionado por los Eurocódigos estructurales, la norma 

EN 1993-1-5:2006 facilita el conjunto de criterios aplicables al estudio de los fenómenos de inestabilidad que podrían producirse en dichos 

elementos. El presente artículo, además de proporcionar una visión general del contenido de dicha norma, propone la revisión y puesta al día de 

aquellos criterios que, desde su redacción, han sido superados por el actual estado del conocimiento, así como la inclusión de determinados 

aspectos no sufi cientemente tratados en su contenido y precisos para efectuar un análisis adecuado de los fenómenos de inestabilidad en chapas 

esbeltas.
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Abstract

The behavioral analysis of structural elements formed by slender plates, stiffened or not, is one of the most important aspects considered in the 

design of steel or steel-concrete composite structures. Within the regulatory body Structural Eurocodes, EN 1993-1-5:2006 provides the criteria 

applicable to the analysis of instability phenomena that could occur in these slender elements. The present article, in addition to providing an 

overview of the Code contents, proposes to review and update those criteria that, since their publishing, have been superseded by the present state 

of knowledge. It will also discuss the inclusion of certain aspects not accurately treated in the Code contents that require a proper analysis of the 

instability phenomena in slender plates.
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1. Introducción

Las “placas planas cargadas en su plano” representan un 

importante concepto estructural aplicado en el diseño de las 

grandes estructuras metálicas formadas por paneles de chapa 

rigidizados soldados entre sí. El uso típico de tales elementos 

se encuentra habitualmente en las vigas cajón o en doble T em-

pleadas en la construcción de puentes metálicos o mixtos, o 

en las estructuras singulares de edifi cación. De forma diferente 

a las estructuras formadas por perfi les metálicos laminados, 

las estructuras conformadas mediante el empleo de paneles de 

chapa rigidizada suelen ser más propensas a la aparición de los 

fenómenos de abolladura y requieren, por lo tanto, un conjunto 

de reglas de diseño más detalladas que cubran el análisis de 

tales fenómenos. Dentro del conjunto formado por los países 

miembros de la Unión Europea, el diseño de elementos estruc-

turales formados por chapas esbeltas se encuentra cubierto por 

la norma EN 1993-1-5:2006 [1], encuadrada dentro del Eurocó-

digo 3, “Proyecto de estructuras de acero”.

El estudio de los problemas relativos a la abolladura de 

chapas en las estructuras metálicas o mixtas se encuentra re-

lacionado habitualmente con soluciones y procedimientos de 

análisis complejos, involucrando en muchos casos la investiga-

ción de su estabilidad en el rango post-crítico, la interacción de 

diferentes modos de fallo, la sensibilidad a las imperfecciones, 

etc. El contenido de la norma EN 1993-1-5:2006 [1] proporciona 
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el desarrollo del programa de investigación europeo COMBRI, 
“Valorisation of knowledge for competitive steel and composi-
te bridges” [2-4]. Entre estos aspectos podrían citarse la actual 

formulación del tratamiento de los fenómenos debidos al “patch 

loading”, la falta de idoneidad o carencia de algunos criterios de 

interacción o la clarifi cación en el empleo de algunos métodos, 

como es el caso del “Método de la tensión reducida”. 

2. El contenido de la norma EN 1993-1-5:2006

La norma EN 1993-1-5:2006 [1] forma parte del denominado 

Eurocódigo 3, “Proyecto de estructuras de acero”, proporcio-

nando los criterios precisos para el análisis de la estabilidad 

de los elementos estructurales formados por placas planas es-

beltas, rigidizadas o no, solicitadas en su propio plano. Tan-

to los elementos solicitados fuera de su plano como aquéllos 

que no puedan ser considerados como planos se encuentran 

fuera del alcance de este documento, debiendo recurrirse 

al empleo de otras partes del Eurocódigo 3 para su análisis. 

A  los efectos de aplicación del contenido de la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] se entiende por “placas planas” aquéllas en 

las que su radio de curvatura r resulta inferior a un valor límite, 

rlim, que de pende del ancho del panel considerado, b, y de su 

espesor, t, como se indica en la Ecuación 1:

 (1)

Para efectuar el diseño de elementos estructurales formados 

por placas planas esbeltas propensas a fenómenos de inesta-

bilidad (fi g. 1), la norma EN 1993-1-5:2006 [1] proporciona 

las herramientas adecuadas para el tratamiento de este tipo de 

problemas, al menos en elementos regulares y en el caso de las 

geometrías típicamente empleadas, utilizando para ello un con-

junto de procedimientos simples, consistentes entre sí y aptos 

para su consideración en las comprobaciones manuales desa-

rrolladas habitualmente. Incluso en aquellos casos en los que 

resulta imprescindible el empleo de modelos numéricos avan-

zados para el tratamiento de los problemas de inestabilidad, 

el contenido de esta norma permite efectuar comprobaciones 

sencillas que proporcionan al proyectista un contraste de los 

resultados obtenidos.

Los diseños de las actuales estructuras metálicas o mixtas se 

encuentran caracterizados por su reducido peso, por su esbeltez 

y por un diseño optimizado que busca la máxima sencillez en la 

fabricación, eliminando, cuando resulta factible, elementos de 

rigidización que aseguran la estabilidad de los paneles de cha-

pa. Todo ello hace que sea preciso el desarrollo y puesta al día 

de todos aquellos métodos de diseño que permitan una correcta 

evaluación de los fenómenos de inestabilidad. El contenido de 

la norma EN 1993-1-5:2006 [1], publicada por el CEN en el 

año 2006, recogió en su momento los métodos disponibles para 

llevar a cabo este tipo de análisis, al menos en las geometrías 

y tipología más utilizadas en Europa. Sin embargo, el tiempo 

transcurrido desde su publicación y su uso han revelado algu-

nas carencias y falta de adecuación a los diseños estructurales 

llevados a cabo habitualmente, por lo que su revisión y la in-

corporación de los nuevos avances en este campo parece algo 

imprescindible.

El contenido del presente artículo pretende poner de mani-

fi esto aquellos aspectos que, en la actualidad, no se encuentran 

correctamente recogidos, algunos de ellos detectados durante 

Figura 1. Sección formada por placas esbeltas rigidizadas.
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tres aproximaciones diferentes que, como se verá posterior-

mente, presentan mayor o menor grado de generalidad en su 

aplicación. Estos procedimientos de análisis se basan en los 

principios expuestos en la norma EN 1993-1-1:2005 [5] para la 

determinación de la capacidad última de una sección transver-

sal sometida a la actuación de tensiones normales:

• Secciones Clase 3: se considera una distribución elástica de 

tensiones sobre la sección transversal sin reducción de sus 

propiedades mecánicas. La capacidad última vendrá dada 

por el comienzo de la plastificación en la fibra más compri-

mida.

• Secciones Clase 4: se considera una distribución elástica 

de tensiones sobre una sección reducida debido a la pérdi-

da de eficacia de las zonas comprimidas por fenómenos de 

inestabilidad. La capacidad última vendrá dada por el co-

mienzo de la plastificación en la fibra más comprimida de 

la sección reducida. Sin embargo, de acuerdo con la norma 

EN 1993-1-1:2005 [5], una sección Clase 4 podría ser tratada 

como Clase 3 cuando la tensión máxima de compresión re-

sulta sustancialmente inferior al límite elástico. En ese caso 

la capacidad última se alcanza cuando la tensión máxima de 

compresión iguala el valor de una tensión reducida, inferior 

al límite elástico.

La primera de las aproximaciones considerada en la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] es el llamado “Método de la sección efi -
caz”, descrito en los capítulos 4 a 7 de la norma. Este método, 

extendido además de a las tensiones normales a los modelos re-

sistentes del cortante y de las cargas transversales, proporciona 

un procedimiento de análisis muy efi ciente desde el punto de 

vista estructural para el caso de geometrías sencillas y regu-

lares, puesto que no sólo tiene en cuenta la reserva post-crítica 

del panel individual de chapa, sino que considera, igualmente, 

la redistribución de tensiones entre los diferentes elementos que 

componen la sección transversal. Esta circunstancia hace 

que sea posible el empleo de elementos estructurales más es-

beltos que los permitidos por el siguiente método, aunque en al-

gunos casos podrían resultar determinantes los requerimientos 

de los Estados Límites de Servicio para el diseño de la sección. 

La aplicación del Método de la sección efi caz contempla 

la comprobación del elemento para cada una de las tensiones 

actuando individualmente (tensiones normales, tangenciales o 

transversales), efectuándose posteriormente la evaluación de su 

efecto global a través de diversos criterios de interacción que 

consideran los resultados de las comprobaciones realizadas pre-

viamente. El diseño se encuentra gobernado por el comienzo 

de la plastifi cación en la fi bra más comprimida de la sección 
reducida del elemento (sección Clase 4), ya que es a la sección 

sometida a las tensiones normales a la que se aplica el concep-

to de sección efi caz, al considerar que aquellas zonas compri -

midas que han abollado no resultan efi caces para la transmisión 

de tensiones normales.

Otra de las aproximaciones contempladas en la norma EN 

1993-1-5:2006 [1], con un campo de aplicación más amplio, es 

el denominado “Método de la tensión reducida”, cuyas reglas 

de empleo aparecen descritas en el capítulo 10 de la norma. 

Este procedimiento de análisis no considera la redistribución 

de tensiones dentro de la sección transversal, aunque sí tiene en 

cuenta la reserva post-crítica del panel individual. Ambos mé-

todos, el Método de la sección efi caz y el Método de la tensión 
reducida, proporcionan los mismos resultados para un panel, 

pero no para la sección completa. Debido a su carácter de apli-

cación general, su empleo resulta adecuado para todas aquellas 

comprobaciones relativas a los Estados Límite de Servicio, así 

como para el diseño de elementos estructurales formados por 

secciones no uniformes, tales como estructuras de canto varia-

ble, almas con aligeramientos importantes o paneles con rigidi-

zadores no ortogonales.

En este procedimiento de análisis la abolladura de las chapas 

no se considera a través de la reducción de las dimensiones de 

los elementos que componen la sección transversal, como ocu-

rre con el Método de la sección efi caz, puesto que todos ellos 

mantienen su sección completamente efi caz y permiten el trata-

miento como Clase 3. En contraste con el método anterior, cada 

una de las tensiones actuantes en la sección no podrá exceder 

de un determinado valor denominado tensión reducida, inferior 

al límite elástico, evaluándose el efecto global del campo de 

tensiones mediante la aplicación del criterio de plastifi cación 

de von Mises.

Los dos procedimientos descritos previamente hacen uso de 

la misma metodología de diseño, aunque de forma diferente en 

cada caso, como podrá apreciarse en los apartados siguientes. 

Los principios generales en que se basa dicha metodología pue-

den resumirse en la Ecuación 2 mostrada a continuación:

 (2)

donde:

Rpl resistencia plástica

Rcr resistencia crítica elástica

Rult resistencia última a la abolladura

λ̶ esbeltez

ρ(λ̶) factor de reducción función de la esbeltez

El factor de reducción ρ(λ̶) tiene en cuenta la infl uencia del 

material, de las tensiones residuales y de las imperfecciones 

geométricas en la capacidad última de las placas. Más aún, este 

factor incluye una considerable reserva de resistencia post-críti-

ca y contempla el efecto perjudicial del comportamiento como 

soporte que podrían presentar los elementos analizados.

Finalmente, el Anejo C de la norma EN 1993-1-5:2006 [1] 

proporciona los principios generales para el empleo del proce-

dimiento de análisis más general, el “Método de los elementos 
fi nitos”. Este método de análisis es el más versátil de todos los 

contenidos en la norma, aunque requiere usuarios más experi-

mentados en su empleo para que resulte un procedimiento efi -

caz. Puede ser utilizado para la determinación de las tensiones 

críticas elásticas por medio de un análisis lineal de bifurcación, 

así como para obtener la resistencia “real” a la abolladura de 

un determinado elemento considerando un análisis de tipo no 

lineal que incluya la presencia de las imperfecciones geométri-

cas y de las tensiones residuales. 
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Las referencias [6,7] proporcionan información adicional so-

bre las bases de los diferentes métodos recogidos en la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1], así como su forma de aplicación en los 

diferentes casos en que podrían ser empleados.

3. El Método de la sección efi caz

Como se ha indicado anteriormente, el llamado Método de 
la sección efi caz proporciona un procedimiento de análisis sen-

cillo y muy efi ciente para las geometrías habituales, contem-

plando los modelos resistentes correspondientes a la presencia 

de tensiones normales, cortante o cargas transversales, aunque 

este último mecanismo tiene sufi ciente importancia para ser 

tratado de forma individual.

Su empleo está indicado cuando se cumplen los supuestos que 

se indican a continuación. En caso contrario deberá recurrirse a la 

utilización de otros métodos más generales y sin limitaciones en 

su aplicación, como es el Método de la tensión reducida, o al uso 

de métodos numéricos más o menos complejos y que tengan en 

cuenta el contenido del Anejo C. Su aplicación se limita, por tan-

to, a aquellos casos en los que se cumplan los siguientes supuestos:

• Los paneles de chapa considerados poseen forma rectangu-

lar, con alas paralelas, entendiendo por tales aquéllas en las 

que su pendiente es inferior a 10°.

• Los paneles, en caso de estar rigidizados, disponen de ri-

gidizadores longitudinales, transversales o ambos, siempre 

ortogonales entre sí.

• Los aligeramientos presentes en las almas de la estructura 

poseen formas regulares y tamaños reducidos, con su dimen-

sión mayor limitada a 0,05 b, donde b es el ancho del panel 

considerado. La norma EN 1993-1-5:2006 [1] únicamente 

considera la presencia de aligeramientos circulares, por lo 

que el valor anterior se corresponde con el diámetro máximo 

del aligeramiento.

• Los paneles se encuentran incluidos en estructuras de sec-

ción uniforme.

• El posible fenómeno de abolladura del alma inducido por el 

ala se encuentra impedido, lo que establece limitaciones a la 

esbeltez de los elementos analizados.

Esta aproximación se basa en el caso de las tensiones norma-

les en las investigaciones desarrolladas por von Karman y en 

las mejoras introducidas posteriormente por Winter para incluir 

el efecto de las tensiones residuales [8]. De acuerdo con sus in-

vestigaciones, una vez que la placa ha abollado, aún posee una 

importante reserva post-crítica, transfi riendo las tensiones nor-

males de las zonas que han perdido su efi cacia a las zonas más 

rígidas de su contorno. Este hecho permite determinar la capa-

cidad última del panel mediante la defi nición de un determina-

do ancho efi caz, correspondiente a las zonas que aún resultan 

efi caces, o si se efectúa en los diferentes paneles que componen 

la sección, defi nir una serie de zonas que permanecen efi caces 

tras la abolladura y proceder a la evaluación de la capacidad 

última que vendrá dada por el inicio de la plastifi cación en la 

fi bra más comprimida de la sección. 

La consideración de la sección reducida que da nombre al 

método se aplica únicamente a las tensiones normales actuantes 

en la sección. El procedimiento considera, igualmente, meca-

nismos resistentes para las tensiones tangenciales y transver-

sales, contenidos, respectivamente, en los apartados 5 y 6 de 

la norma EN 1993-1-5:2006 [1]. El método adoptado para el 

mecanismo resistente del cortante se basa en el denominado 

Campo rotado de tensiones [6,7], desarrollado por Höglund. 
Para el mecanismo resistente de las cargas transversales, la nor-

ma EN 1993-1-5:2006 [1], emplea el contenido de los trabajos 

de Lagerqvist y Graciano [6,7], como se verá posteriormente. 

La capacidad última de la sección se evalúa para cada una de 

las tensiones actuando de forma independiente, procediéndose 

posteriormente a su interacción de acuerdo con el contenido del 

apartado 7 de la norma.

3.1. Área eficaz de las chapas rigidizadas longitudinalmente

Una de las conclusiones obtenidas en las investigaciones 

desarrolladas en el marco del programa europeo COMBRI [4] 

sugiere que las placas rigidizadas longitudinalmente por ele-

mentos de pequeña rigidez deberían ser consideradas como pla-

cas no rigidizadas cuando se analiza su comportamiento bajo 

la acción de tensiones normales de compresión. Los estudios 

llevados a cabo consideran un valor límite de 25 para la rigidez 

relativa en fl exión de estos elementos, pudiendo ser incluidos en 

el comportamiento de la placa cuando superan ese valor, como 

se indica en la Ecuación 3:

 (3)

donde E representa el módulo de elasticidad, Is la inercia efi-

caz del rigidizador, b el ancho de la placa y D la rigidez a fle-

xión de la placa.

El procedimiento de análisis considerado en la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] para los elementos rigidizados longitudinal-

mente sometidos a tensiones normales actuando en la dirección 

de los rigidizadores contempla dos etapas diferentes. En la pri-

mera de ellas se determinan las áreas efi caces de los subpaneles 

(y de los propios rigidizadores longitudinales en el caso de que 

se correspondan con una sección Clase 4) para tener en cuenta 

los fenómenos de abolladura local. La segunda etapa consiste 

en la determinación del factor de reducción debido a la abolla-

dura global del panel, lo cual reduce más aún las áreas efi caces 

determinadas previamente.

El procedimiento descrito anteriormente presupone que los 

rigidizadores longitudinales empleados poseen una rigidez ele-

vada. Los análisis llevados a cabo en el marco del programa 

COMBRI [4] demuestran que la aplicación de este método en 

su versión actual podría conducir a resultados inseguros cuan-

do los rigidizadores longitudinales poseen una rigidez baja. En 

esta situación es de esperar que la formulación incluida en la 

norma EN 1993-1-5:2006 [1] se aproxime al comportamien-

to como placa no rigidizada cuando se emplean elementos de 

baja rigidez, aunque no es así. Ello se debe a que el método 

de análisis considerado asume que la rigidez de estos elementos 

es sufi ciente para impedir que se produzca la abolladura local 

Documento descargado de http://zl.elsevier.es el 05/12/2014. Copia para uso personal, se prohíbe la transmisión de este documento por cualquier medio o formato.

Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



 R. Llago Acero, P. García Rodríguez / Hormigón y Acero. 2014;65(272):85-96 89

hasta que haya tenido lugar la abolladura global del panel. Así, 

el valor límite obtenido para la rigidez relativa del rigidizador 

γ se encuentra en torno a 25 para que los supuestos anteriores 

resulten correctos, por lo que para evitar diseños del lado de la 

inseguridad se propone despreciar su colaboración en la capaci-

dad última de la placa para valores de γ inferiores a 25.

3.2. Resistencia de las almas a cortante

Aunque la norma EN 1993-1-5:2006 [1] es uno de los do-

cumentos más avanzados en lo que se refi ere al análisis de la 

inestabilidad de placas planas, su texto, hasta el momento, no 

ha considerado explícitamente el efecto benefi cioso que aportan 

los rigidizadores longitudinales de tipo cerrado (fi g. 2), inclu-

so aunque demuestren un mejor comportamiento que los rigi-

dizadores abiertos en lo que se refi ere a la estabilidad de los 

subpaneles o al comportamiento general de las almas rigidi-

zadas longitudinalmente. Las investigaciones llevadas a cabo 

en el programa COMBRI [4] han demostrado que su presencia 

proporciona valores del cortante último signifi cativamente más 

elevados que los que se deducen del texto actual, tanto con la 

presencia del cortante actuando individualmente como en su in-

teracción con los esfuerzos de fl exión. Este hecho ha dado lugar 

a las propuestas de modifi cación siguientes:

• Las almas rigidizadas longitudinalmente con rigidizadores 
de tipo cerrado conectados a los rigidizadores transversales 
y al rigidizador extremo podrán ser consideradas siempre 
como almas con rigidizadores extremos de tipo rígido. La 

presencia del rigidizador longitudinal cerrado aporta una ma-

yor estabilidad lateral a los rigidizadores transversales, lo que 

permite su consideración como elementos rígidos y la adop-

ción de un valor más elevado del coeficiente de reducción χw.

• Para la determinación de la tensión crítica de abolladura 
τcr de almas no rigidizadas, o de almas rigidizadas longitu-
dinalmente mediante rigidizadores de tipo abierto, deberán 
considerarse condiciones de simple apoyo en su contorno. 

Actualmente la norma EN 1993-1-5:2006 [1] no incluye este 

criterio en su texto. Aunque la afirmación resulta clara en el 

caso de almas no rigidizadas o con el empleo de rigidiza-

dores abiertos, podría resultar excesivamente conservadora 

para el caso de rigidizadores de tipo cerrado, por lo que la 

aplicación del programa EBPlate [9] en estas situaciones 

podría conducir a resultados más precisos y ajustados a los 

resultados de los ensayos.

• Debido a la alta rigidez a torsión de los rigidizadores de 
tipo cerrado no se requiere la reducción de su inercia a 1/3 
de su valor real para la obtención del coeficiente de abolla-
dura kτ. El texto actual de la norma se basa en el empleo de 

rigidizadores de tipo abierto, despreciando el efecto bene-

ficioso que proporciona la alta rigidez torsional de los rigi-

dizadores cerrados. La eliminación de esta limitación en el 

caso de éstos últimos proporciona resultados más ajustados 

a los obtenidos en los nuevos estudios llevados a cabo en el 

marco del programa COMBRI [4].

4. El Método de la tensión reducida

Aunque el Método de la sección eficaz resulta muy efi-

ciente desde el punto de vista estructural para su empleo con 

geometrías sencillas debido a la consideración de los fenóme-

nos de redistribución post-crítica de tensiones entre los dife-

rentes elementos de la sección transversal, su aplicabilidad 

no se encuentra establecida aún para geometrías no unifor-

mes y determinados tipos de carga, por lo que la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] propone como alternativa el llamado Método 
de la tensión reducida. Este procedimiento de análisis, recogi-

do en el capítulo 10 de la norma, resulta aplicable a cualquier 

geometría y tipo de carga debido a su concepto genérico que 

tiene en cuenta el campo completo de tensiones y su interacción 

global. Las bases de este método de análisis se encuentran reco-

gidas en las recomendaciones alemanas DASt-Ri 012 [10,11] de 

1978, modifi cadas posteriormente para adaptarlas a la Teoría 

de los Estados Límites en su inclusión en el texto de la norma 

DIN 18800-3 [12]. Sin embargo el Método de la tensión redu-
cida presenta ciertas diferencias en cuanto a la defi nición de la 

esbeltez empleada, la esbeltez global, y a la forma de la ecua-

ción de interacción desarrollada, la cual refl eja básicamente el 

criterio de plastifi cación de von Mises.

Pese a tratarse de un método de aplicación general para cual-

quier tipo de estructura y carga, el desarrollo actual de este 

procedimiento de análisis presenta importantes lagunas de de-

fi nición en su forma de aplicación y en su desarrollo, por lo que 

sería deseable una mayor profundización y claridad en futuras 

ediciones de esta norma. Dada su relativa complejidad de apli-

cación, este método no ha sido objeto de demasiada investiga-

ción hasta el momento, por lo que el alcance de su aplicabilidad, 

así como sus ventajas o desventajas respecto a otros procedi-

mientos, permanencen ocultos en gran medida para una parte 

importante de la comunidad técnica.

El Método de la tensión reducida asume una distribución 

lineal de tensiones hasta alcanzar la tensión límite del panel 

que primero abolla, momento en que se considera que se ha Figura 2. Alma con rigidizadores longitudinales cerrados.
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alcanzado la capacidad última de la sección. La sección trans-

versal analizada puede considerarse como Clase 3, sin ninguna 

reducción de sus propiedades mecánicas y sin que se produzca 

ninguna redistribución de tensiones entre los elementos que la 

forman, lo que hace que su capacidad última se encuentre go-

bernada por el elemento menos resistente de la sección.

Puesto que el método no tiene en cuenta ninguna posible 

redistribución de tensiones entre los diferentes elementos que 

componen la sección transversal, la parte más débil de la sec-

ción será la que gobierne la resistencia de la sección completa, 

lo cual podría conducir a diferencias signifi cativas cuando sus 

resultados se comparan con los proporcionados por el Método 
de la sección efi caz en aquellos casos en que resulta aplicable.

La interacción de los diferentes tipos de tensiones actuantes 

en la sección se basa en el criterio de plastifi cación de von Mi-

ses, como se muestra en la Ecuación 4, teniendo en cuenta la 

reducción del límite elástico del acero:

σ x ,Ed

ρx⋅ fy
γ M1

2

+
σ z ,Ed

ρz⋅ fy
γ M1

2

−
σ x ,Ed

ρx⋅ fy
γ M1

⋅
σ z ,Ed

ρz⋅ fy
γ M1

+ 3. τ Ed

χw⋅ fy
γ M1

2

≤1 (4)

donde σx,Ed, σz,Ed y τEd son las tensiones solicitantes, fy el límite 

elástico del acero, ρx, ρz y χw los factores de reducción de la re-

sistencia y γM1 un coefi ciente de seguridad parcial. En contraste 

con el Método de la sección efi caz, donde se emplea una esbel-

tez diferente para la determinación de cada uno de los coefi -

cientes de reducción, en el Método de la tensión reducida todos 

los factores de reducción de la resistencia son calculados con 

una única esbeltez para el panel, la llamada esbeltez global, 
dada por la Ecuación 5:

 (5)

donde αult,k es el factor de amplifi cación de las tensiones solici-

tantes para que éstas alcancen el valor característico de la resis-

tencia, αcr es el factor de amplifi cación de la carga para alcanzar 

la carga crítica mínima de abolladura del panel y σeq,cr la tensión 

crítica elástica equivalente de abolladura. Ambos multiplica-

dores pueden ser determinados mediante métodos numéricos, 

como por ejemplo, mediante el empleo del programa informáti-

co EBPlate [9], por medio de métodos manuales o recurriendo 

a la literatura especializada.

Expresado de una forma más simple, como se indica en la 

segunda parte de la Ecuación 5, la esbeltez global se establece 

como la relación entre el límite elástico y la tensión crítica elásti-

ca equivalente de abolladura, por lo que la aplicación del método 

resulta más sencilla cuando esta última puede ser determinada 

en un único paso a través de análisis numéricos. Puesto que el 

resultado de un análisis lineal de bifurcación es normalmente un 

factor de amplifi cación y no una tensión, el método ha introdu-

cido el factor αcr por simplicidad. El capítulo 10 de la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] proporciona un procedimiento de cálculo ma-

nual para determinar este factor, aunque resulta bastante tedioso. 

La determinación de la esbeltez global en el caso de placas no 

rigidizadas signifi ca, normalmente, la realización de un único 

cálculo para el campo completo de tensiones. Sin embargo, para 

el caso de placas rigidizadas, se requieren al menos dos cálculos 

separados que tengan en cuenta la posible abolladura local de los 

subpaneles y la abolladura global del panel rigidizado.

Una vez determinada la esbeltez global, los coefi cientes 

de reducción pueden determinarse bien a través de los capí-

tulos 4 y 5, como en el caso del Método de la sección efi caz, o 

mediante la aplicación de las curvas de abolladura generaliza-
das, recogidas en el Anejo B de la norma EN 1993-1-5:2006 [1]. 

En ambos casos el valor de la esbeltez de referencia viene dado 

por la Ecuación 5, y deberá ser tenida en cuenta la interpolación 

entre los comportamientos como placa y como soporte cuando 

este último sea relevante. La elección de los factores de reduc-

ción entre los capítulos 4 y 5 o el Anejo B resulta de la máxima 

importancia para la obtención de resultados adecuados, como 

se verá posteriormente. 

El capítulo 10 de la norma propone un procedimiento de ve-

rifi cación alternativo recogido en la Ecuación 6. Este procedi-

miento, coincidente con el descrito anteriormente, se basa en la 

consideración del valor mínimo de los coefi cientes de reducción 

obtenidos, lo cual simplifi ca el proceso de cálculo. Podría ser 

considerado como un procedimiento adecuado para la realiza-

ción de un predimensionamiento o para efectuar análisis preli-

minares, pero resulta excesivamente conservador para el diseño 

fi nal de una sección cuando se encuentran presentes diferentes 

tipos de tensiones:

 (6)

donde σeq,Ed es la tensión equivalente de diseño, ρmin es el valor 

mínimo de todos los factores de reducción y fyd el límite elástico 

de diseño.

4.1. El programa EBPlate

Con el fi n de facilitar la aplicación del Método de la tensión 
reducida, el CTICM, Centre Technique Industriel de la Cons-

truction Métallique, ha desarrollado un programa informático 

gratuito denominado EBPlate [9], en el marco de un proyecto 

de investigación fi nanciado por el RFCS (Research Fund for 

Coal and Steel). Este programa informático (fi g. 3) proporciona 

las tensiones críticas de abolladura de placas rectangulares con 

diversas condiciones de contorno, posibilitando la eliminación 

de los modos de abolladura locales de las chapas y permitiendo 

el empleo no sólo de rigidizadores de sección abierta sino de 

rigidizadores cerrados. 

El programa EBPlate [9] ha sido diseñado para calcular los 

parámetros críticos de abolladura de una placa plana rectangular 

sometida a cargas en su propio plano. Permite el tratamiento de 

placas isótropas u ortótropas, de espesor uniforme y geometría 

rectangular, así como la consideración de diferentes condicio-

nes de apoyo en su contorno y la presencia de rigidizadores de 

tipo abierto o cerrado, pudiendo emplearse patrones de tensiones 

complejos, incluyendo, incluso, cargas de tipo “patch loading”.

A partir del campo de tensiones defi nido, el programa deter-

mina el factor crítico mínimo a aplicar al conjunto de tensiones 

actuantes en la placa para alcanzar la inestabilidad por abolla-

dura elástica. Permite, igualmente, la determinación de todos 

los modos de abolladura elástica y su factor crítico asociado.
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Las tensiones críticas calculadas por el programa correspon-

den a la teoría de abolladura lineal elástica de placas idealmente 

perfectas. Sus valores son adecuados para facilitar los cálculos 

precisos en el Método de la tensión reducida, como ocurre, por 

ejemplo, en la determinación de la esbeltez global dada por la 

Ecuación 5.

4.2. Elección de los factores de reducción

De acuerdo con el contenido del capítulo 10 de la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] los factores de reducción aplicables podrían 

ser determinados a partir de los capítulos 4 y 5 ó, alternativa-

mente, a partir del Anejo B. Los capítulos 4 y 5 se refi eren a las 

tensiones normales y a las tensiones tangenciales, dejando un 

vacío en cuanto al tratamiento de las tensiones transversales, 

para las cuales no resulta de aplicación el capítulo 6 debido a 

la inconsistencia existente entre la defi nición de la esbeltez em-

pleada en dicho apartado y la aplicable al método. Mientras que 

los capítulos 4 y 5 tratan de utilizar tanta reserva post-crítica 

como sea posible, el Anejo B proporciona una serie de curvas 

basadas en un formato generalizado que no tienen en cuenta 

ninguna reserva post-crítica a favor, simplemente, de la senci-

llez que aporta un número reducido de curvas de abolladura. En 

todos aquellos casos en que se encuentran presentes tensiones 

normales, longitudinales o transversales, deberá ser conside-

rado el comportamiento de la placa como soporte cuando éste 

sea relevante.

Como se ha establecido anteriormente, la actual redacción 

de la norma EN 1993-1-5:2006 [1] no proporciona ningún cri-

terio para el tratamiento de las tensiones transversales, lo que, 

en la práctica, obliga al empleo del Anejo B para todo el campo 

de tensiones, despreciando así cualquier posibilidad de apro-

vechamiento de las reservas post-críticas consideradas en los 

capítulos 4 y 5 para las tensiones normales y tangenciales. Para 

poder solucionar este problema, algunos autores [4,7] proponen 

el empleo de los capítulos 4 y 5 para obtener los coefi cientes de 

reducción correspondientes a las tensiones normales y tangen-

ciales, respectivamente, y la aplicación del Anejo B únicamente 

al caso de las tensiones transversales, como se indica en la ta-

bla 1, teniendo en cuenta en cualquier caso el comportamiento 

de la placa como soporte cuando sea relevante.

4.3. Comportamiento como soporte bajo tensiones 
transversales

Para la evaluación de los coefi cientes de reducción corres-

pondientes a las tensiones normales o transversales es preciso 

analizar el comportamiento del panel como placa y como so-

porte, obteniéndose las tensiones críticas elásticas en ambos 

casos y procediendo posteriormente a establecer una relación 

entre ellas, determinando el coefi ciente de reducción aplicable. 

Aunque dicho procedimiento se encuentra bien establecido en 

el caso de las tensiones normales, el contenido del capítulo 4 

no es aplicable directamente al caso de las tensiones transver-

sales, y como se ha demostrado en el programa COMBRI [4], 

podría conducir a errores del lado de la inseguridad. La norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] en su versión actual no proporciona nin-

guna guía al respecto, y en el caso del comportamiento como 

soporte, la aproximación habitual de recurrir a una distribu-

ción de tensiones variable longitudinalmente y considerar el 

panel como un soporte biarticulado no se encuentra justifi cada, 

infraestimando el valor de la tensión crítica, σcr,c. Esta circuns-

tancia conduce a sobreestimar la relación entre las tensiones 

críticas como placa y como soporte, σcr,p / σcr,c, y como se mues-

tra en la Ecuación 7, el parámetro ξ. Puesto que cuando el pa-

rámetro ξ es mayor que uno el comportamiento como soporte 

no necesita ser considerado, la situación descrita conduce a 

que el comportamiento del panel bajo tensiones transversales 

no sea evaluado correctamente. La desviación producida será 

tanto mayor cuanto menor sea la longitud de reparto de la car-

ga aplicada.

 (7)

El proyecto COMBRI [4] ha demostrado que la ecuación de 

interpolación incluida en la norma EN 1993-1-5:2006 [1] no re-

sulta aplicable para el caso de las tensiones transversales, y que 

incluso el cociente σcr,p / σcr,c debería ser 2,7 en lugar de 2,0 para 

poder despreciar el comportamiento como soporte. Aunque el 

capítulo 10 no proporciona ninguna indicación al respecto, la 

única solución aplicable actualmente, ante la ausencia de for-

mulaciones específi cas, es recurrir a la obtención de ambas ten-

siones críticas, como placa y como soporte, mediante el empleo 

de modelos de elementos fi nitos que representen adecuadamen-

te la geometría y las condiciones de contorno del panel. 

Tabla 1

Determinación de los factores de reducción en el capítulo 10

Tipo de tensión Factor de reducción

Tensión longitudinal De acuerdo con el capítulo 4.5.4(1)
Tensión tangencial De acuerdo con el capítulo 5.3(1)
Tensión transversal De acuerdo con el Anejo B, B.1(3)

Modo de pandeo ɕcr = 30.5644

Figura 3. Análisis de un panel con el programa EBPlate.
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4.4. Modificación de la fórmula de interacción

De forma diferente a como se plantea el método de la tensión 

reducida en las recomendaciones alemanas DASt-Ri 012 [11] y 

en la norma DIN 18800-3 [12], considerando una esbeltez dife-

rente para cada tipo de tensión, la norma EN 1993-1-5:2006 [1] 

introduce una única esbeltez para todo el campo de tensiones. 

Este hecho, aunque ofrece importantes ventajas al permitir de-

terminar el factor de carga crítica elástica en un único paso para 

todo el campo de tensiones, no es capaz de representar adecua-

damente el comportamiento de paneles comprimidos biaxial-

mente, como se muestra en las referencias [13,14]. Para corregir 

este hecho, las referencias citadas proponen modifi car el actual 

criterio de interacción, basado en el criterio de plastifi cación de 

von Mises, de acuerdo con la Ecuación 8:

σ x ,Ed

σ x ,Rd

2

+
σ z ,Ed

σ z ,Rd

2

−V .
σ x ,Ed

σ x ,Rd

σ z ,Ed

σ z ,Rd

+ 3.
τ Ed

τ Rd

2

≤1 (8)

donde:

σEd; τEd tensiones solicitantes

σx,Rd = ρx · fyd valor resistente de la tensión normal 

σz,Rd = ρz · fyd valor resistente de la tensión transversal

τRd = χw · fyd valor resistente de la tensión tangencial

V = ρx · ρz  cuando ambas tensiones normales son de compre-

sión. V = 1 en caso contrario

5. El mecanismo resistente del “patch loading”

Se conoce como “patch loading” al conjunto de efectos 

provocados por la presencia de cargas concentradas actuando 

transversalmente a la directriz de la estructura, a través de una 

o de ambas alas. Tales cargas aparecen en multitud de aplica-

ciones estructurales, y cuando dichas cargas son móviles es-

pacialmente, como ocurre en una viga carril o en un puente 

empujado (fi g. 4), deben ser resistidas por el alma únicamente, 

sin la ayuda de los rigidizadores transversales. El colapso de los 

elementos estructurales sometidos a este tipo de cargas puede 

producirse por plastifi cación del alma, por abolladura global del 

alma o por abolladura local bajo la carga, dependiendo de su 

esbeltez. Aunque dichos modos de fallo se encuentran perfecta-

mente identifi cados no resulta posible establecer una separación 

entre los mismos, por lo que su tratamiento individualizado no 

resulta viable.

Tradicionalmente el análisis de los efectos debidos a este 

tipo de acciones ha empleado dos comprobaciones indepen-

dientes: una, para la posible plastifi cación del alma, y otra, para 

el análisis de su posible abolladura. En el capítulo 6 de la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] estas verifi caciones se llevan a cabo en 

una única comprobación basada en los trabajos de Lagerqvist 

y en las posteriores aportaciones de Graciano [6,7] para vigas 

rigidizadas longitudinalmente, introduciendo algunas simplifi -

caciones respecto a sus trabajos originales. Para el desarrollo de 

su modelo resistente ambos trabajos consideran un mecanismo 

que involucra la formación de cuatro rótulas plásticas en el ala 

cargada, la cual posee una adecuada restricción lateral y torsio-

nal. Este hecho necesita ser tenido en cuenta, por ejemplo, en el 

diseño de los aparatos de apoyo empleados durante el empuje 

de un puente. 

El formato de verificación establecido en la norma EN 

1993-1-5:2006 [1] sigue el método general adoptado para la 

evaluación de la resistencia última de una sección cuando se 

encuentran presentes los fenómenos de inestabilidad, es decir, 

la resistencia plástica se reduce dependiendo de la esbeltez de 

la placa λ̶ y del correspondiente factor de reducción χF. Así, la 

Figura 4. Carga tipo “patch loading” durante el empuje de un puente.
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resistencia última a las cargas transversales FRd vendrá dada por 

la Ecuación 9: 

 (9)

donde χF es el factor de reducción, ly es la longitud efi caz plásti-

ca, tw es el espesor del alma, fyw es el límite elástico del alma y 

γM1 un coefi ciente de seguridad parcial. El factor de reducción 

viene dado por la Ecuación 10:

 (10)

y la esbeltez de la placa λ̶ vendrá dada por la Ecuación 11: 

 (11)

donde Fy es la carga de plastifi cación y Fcr la carga crítica elástica.

5.1. Modelos de “patch loading”

Aunque la versión actual de las reglas contenidas en la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] aplicadas al fenómeno del “patch loading” 

conducen a resultados del lado de la seguridad, éstos no resul-

tan satisfactorios, dando lugar en algunas ocasiones a soluciones 

poco económicas. La formulación actual de este fenómeno se 

encuentra cuestionada debido al contenido de las últimas tesis 

doctorales publicadas sobre el tema [15-18]. Estas contribucio-

nes proponen la necesidad de modifi car la resistencia plástica 

del alma, Fy, tal y como aparece deducida actualmente en el 

capítulo 6 de la norma. De acuerdo con estas investigaciones, 

la defi nición actual de la resistencia plástica del alma conduce 

en ciertos casos a la sobreestimación de la capacidad última, 

como ocurre en las vigas híbridas, mientras que resulta ligera-

mente infravalorada con almas de esbeltez elevada. En todas 

las situaciones citadas se concluye que la formulación actual del 

parámetro ly, correspondiente a la longitud plástica de reparto de 

la carga, se encuentra sobreestimada, lo que conduce a valores 

excesivamente elevados de la resistencia plástica del alma.

Davaine [15] ha enfocado su investigación en las vigas ri-

gidizadas longitudinalmente mediante el empleo de un único 

rigidizador formado por una chapa plana. El propósito de sus 

estudios se dirige al análisis de vigas reales, con proporciones 

similares a las empleadas en el caso de puentes empujados, dis-

tintas a las empleadas en los ensayos de laboratorio. Sus con-

clusiones demuestran que la formulación adoptada en la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] resulta conservadora, proponiendo la 

modifi cación de los valores actuales de ly para obtener un valor 

de la capacidad plástica más ajustado a la realidad. Igualmente 

propone la modifi cación del valor de la carga crítica elástica de 

las almas rigidizadas longitudinalmente que, como se verá pos-

teriormente, no responde al fenómeno real. Para la obtención 

del factor de reducción, Davaine recurre a la formulación del 

Anejo B de la norma, el cual recoge la formulación desarrolla-

da por Müller [4]. Los trabajos desarrollados por Gozzi [16] y 

Clarin [17] retoman el modelo actual, incidiendo de nuevo en el 

valor de ly adoptado, y adaptando sus resultados al caso de vigas 

no rigidizadas [16] y vigas rigidizadas longitudinalmente [17]. 

Finalmente Chacón [18] ha tratado el caso de vigas híbridas y 

homogéneas, considerando el efecto de la rigidización trans-

versal en el problema, incluso con distancias menores que la de 

reparto rígido de la carga. 

Las conclusiones derivadas de estos trabajos ponen de mani-

fi esto que el método actual conduce a valores muy elevados de 

la capacidad plástica del alma, por lo que se proponen nuevas 

expresiones para el parámetro ly. Esta circunstancia, conjunta-

mente con el tratamiento de la carga crítica elástica del alma, 

hacen que sea preciso llevar a cabo una nueva calibración del 

método, proponiendo para la obtención del factor de reducción 

la adopción de la formulación desarrollada por Müller [4], reco-

gida en el Anejo B de la norma EN 1993-1-5:2006 [1].

5.2. Rigidizadores longitudinales

Es bien sabido que la presencia de la rigidización longitudinal 

produce una mejora sensible en la capacidad de las almas some-

tidas a los efectos de las cargas transversales. La redacción ac-

tual de la norma considera únicamente el efecto del rigidizador 

longitudinal más cercano al ala cargada, despreciando la posible 

colaboración del resto de los rigidizadores presentes debido a su 

menor infl uencia. Esta colaboración, además, se encuentra limita-

da en el texto actual, respetando así la aproximación proporciona-

da por los trabajos de Graciano [6,7], de acuerdo con los cuales un 

aumento de la distancia del rigidizador al ala cargada conduce a 

un incremento de la capacidad del alma. Este hecho se encuentra 

en clara contradicción con los valores deducidos de las investi-

gaciones numéricas y experimentales, por lo que se ha añadido 

una limitación al valor máximo de la distancia del rigidizador al 

ala cargada. Ello se debe a que el modelo incluido en la norma 

EN 1993-1-5:2006 [1] determina la capacidad del alma basándo-

se en el primer modo de abolladura del panel de mayor canto, 

más alejado del ala cargada. En consecuencia, si en este modelo 

el rigidizador longitudinal se aleja del ala, el canto del panel no 

cargado directamente disminuye, incrementando el valor de su 

carga crítica y aumentando la capacidad última del alma, lo que 

resulta contradictorio con el hecho de que el alma se encuentra en 

peores condiciones de rigidización frente al fenómeno de “patch 

loading”, puesto que el panel más cercano a la carga posee un 

mayor canto y, en consecuencia, una mayor esbeltez. 

Para resolver la contradicción del modelo contenido en las 

actuales reglas de la norma EN 1993-1-5:2006 [1], Davaine [15] 

efectúa una nueva propuesta para el cálculo de la carga crítica 

del alma, Fcr, que, como se recoge en las conclusiones del pro-

grama COMBRI [4], conduce a la obtención de resultados más 

acordes con los deducidos de los estudios numéricos y experi-

mentales. Otro de los trabajos recientes desarrollado por Cla-

rin [17] propone simplemente adoptar como valor de la carga 

crítica del alma el menor de los valores de las cargas críticas 

correspondientes a cada uno de los dos paneles. 

Otro de los aspectos actualmente no considerado de forma 

explícita, y que merece atención, es la diferenciación en el em-

pleo de rigidizadores abiertos o cerrados, con la consideración 

expresa del efecto benefi cioso provocado por la elevada rigidez 

torsional de los rigidizadores cerrados en el comportamiento de 

las almas frente a los efectos del “patch loading”.
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5.3. Interacción con el cortante

La versión actual de la norma EN 1993-1-5:2006  [1] no 

considera en su Sección 7 ningún tipo de interacción entre las 

cargas transversales (“patch loading”) y el cortante. Una revi-

sión de la literatura técnica muestra en todos los casos una di-

visión de ambas cargas combinadas en dos estados diferentes, 

como se muestra en la fi gura 5: un primer estado, denominado 

“patch loading puro”, en el que se establece el equilibrio entre 

la carga transversal y el cortante correspondiente a la misma, 

y un segundo estado, el de “cortante puro”. Al efectuar esta 

descomposición puede verse que la infl uencia de las tensiones 

tangenciales provocadas por la carga transversal se encuentra 

ya incluida en el modelo resistente correspondiente al “patch 

loading”, aunque no ocurre lo mismo con el cortante. Por esta 

razón, las referencias [4,13,14] proponen la inclusión de la fór-

mula de interacción mostrada en la Ecuación 12:

3 ⋅ 1− FEd

2 ⋅VEd

1,6

+ 2 ≤1 (12)

donde η2 representa el coefi ciente de utilización de la carga 

transversal FEd y η3 el coefi ciente de utilización del cortante VEd. 

La situación cubierta por la Ecuación 12 tiene lugar, por 

ejemplo, durante el empuje del tablero de un puente, como se 

muestra en la fi gura 6. Mientras que en el momento de llegada 

a pila la situación de las cargas transversales y del cortante se 

aproxima en gran medida al estado de “patch loading puro”, 

en el momento de apoyo el cortante del vano se aproxima prác-

ticamente al valor de la carga transversal, lo que conduce a una 

situación asimétrica de “patch loading” y, por tanto, a que la 

interacción entre ambos esfuerzos resulte relevante. Aunque 

para la sección transversal suele resultar decisiva, en general, 

la condición de interacción entre el momento fl ector y la car-

ga transversal, la formulación propuesta resuelve una situación 

para la que hasta el momento no existe ningún criterio en la 

norma EN 1993-1-5:2006 [1] y que podría tener infl uencia en 

algunos casos. 

5.4. Comportamiento reversible

Todos los modelos considerados para el análisis del fenóme-

no de “patch loading” tratan de evaluar la capacidad última del 

alma mediante el desarrollo de mecanismos resistentes que dan 

lugar a la formación de rótulas plásticas en el ala cargada. Sin 

embargo, en elementos estructurales sometidos a la actuación 

repetitiva de este tipo de acciones, como es el caso de una viga 

Figura 6. Carga transversal y cortante en situaciones de empuje.

V = 0,5 F

V = F

ENTRADA EN PILA

APOYO EN PILA

F

V

“PATCH LOADING” PURO CORTANTE PURO

V-F     =    0,5    F 0,5 F    +   V – 0,5 · F  V – 0,5 · F

F

Figura 5. Descomposición del efecto de la carga transversal y del cortante.
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carril o de un puente empujado, parece necesario establecer un 

cierto límite al valor de esta carga que asegure que no se pro-

duce el desarrollo de este mecanismo y que permita el paso 

de una nueva carga sin la presencia de deformaciones plásticas 

permanentes. Hasta el momento no existe una formulación apli-

cable a este caso, debiendo recurrirse por parte del proyectista 

al establecimiento de limitaciones en el nivel tensional existen-

te. Gozzi [17] propone la aplicación del criterio recogido en la 

Ecuación 13 para evitar este problema: 

 (13)

donde FELS es el valor de la carga que permite un comporta-

miento reversible de la estructura, FR es el valor característico 

de la resistencia del alma en Estado Límite Último y λ̶ es la es-

beltez de la placa.

6. La aplicación del método de los elementos fi nitos

Debido a la amplia difusión de este método de análisis en 

todo tipo de labores de diseño (fi g. 7), así como a la disponi-

bilidad de programas informáticos accesibles para dichas ac-

tividades y no únicamente para trabajos de investigación, la 

norma EN 1993-1-5:2006 [1] considera su empleo como un 

procedimiento alternativo a los Métodos de la sección efi caz y 

de la tensión reducida para las comprobaciones relativas a las 

posibles inestabilidades en secciones esbeltas, incluyendo en el 

Anejo C una serie de recomendaciones que permitan homolo-

gar sus resultados a aquellos derivados de los métodos anterior-

mente expuestos. Así, las posibilidades de análisis que permite 

este método son las siguientes [6,7,19]:

• Análisis lineal elástico de primer orden, donde la estructura 

es analizada a través de su geometría teórica, sin la consi-

deración de ningún tipo de imperfección y contemplando 

un comportamiento elástico del acero. Su aplicación resulta 

adecuada, por ejemplo, para el análisis de la resistencia elás-

tica o para la determinación de los efectos del “shear lag”.

• Análisis plástico lineal de primer orden. Similar al caso an-

terior, pero considerando el comportamiento real del acero a 

través de las diferentes leyes tensión-deformación disponibles. 

Este tipo de análisis podría resultar adecuado para la determi-

nación de la resistencia plástica en Estado Límite Último.

• Obtención de los modos críticos de abolladura de la es-
tructura. La estructura se analiza en este caso mediante el 

empleo de su geometría teórica, sin la consideración de im-

perfecciones y contemplando un comportamiento elástico del 

acero. Este tipo de análisis resulta de gran utilidad en el caso 

de geometrías complejas, donde las soluciones no se encuen-

tran disponibles en la normativa o en la literatura técnica. 

• Análisis lineal elástico de segundo orden. El modelo estruc-

tural debería considerar la presencia de las imperfecciones 

geométricas iniciales, un comportamiento elástico del acero 

y el efecto de las deformaciones en los diferentes pasos del 

análisis. Podría resultar adecuado para la determinación de 

la resistencia elástica frente a los fenómenos de abolladura.

• Análisis no lineal. Es el caso más general del análisis me-

diante el Método de los Elementos Finitos. El modelo con-

siderado deberá incorporar las imperfecciones geométricas 

iniciales y la presencia de las tensiones residuales, contem-

plando un comportamiento real del acero a través de las le-

yes tensión – deformación disponibles. El análisis se realiza 

paso a paso, como en el caso de un análisis de segundo or-

den. Su aplicación podría encontrarse en la determinación de 

la capacidad resistente en Estado Límite Ultimo.

El contenido del Anejo C debería ser visto como un primer 

intento de introducir en una norma el diseño mediante proce-

dimientos de análisis no lineal empleando el Método de los 
Elementos Finitos, tratando de lograr que los resultados pro-

porcionados por este procedimiento sean comparables (y con 

el mismo nivel de fi abilidad) con aquéllos que se deducen del 

empleo de la formulación contenida en la norma. Por lo tanto, 

el contenido de este Anejo debería ser considerado como una 

guía que siempre tendrá ser complementada por el buen juicio y 

la experiencia del proyectista.

7. Conclusiones

El análisis de los fenómenos de inestabilidad en placas es-

beltas solicitadas en su plano es uno de los aspectos de mayor 

importancia en el diseño de las actuales estructuras metá-

licas o mixtas, en las que la búsqueda permanente de solu-

ciones más ligeras y económicas conduce a diseños de gran 

esbeltez, más propensos a la aparición de este tipo de fenóme-

nos. Estos aspec tos se encuentran tratados dentro del marco 

normativo proporcionado por los Eurocódigos estructurales en 

la norma EN 1993-1-5:2006 [1], una de las más avanzadas en el 

análisis de los posibles fenómenos de inestabilidad en los ele-

mentos  estructurales conocidos como “placas planas esbeltas 

Figura 7. Determinación del modo de abolladura mediante el Método de los 
Elementos Finitos.
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cargadas en su plano”. Sin embargo, el tiempo transcurrido 

desde su publicación, su uso y el avance producido en el cono-

cimiento teórico de dichos fenómenos han revelado un conjunto 

de carencias y falta de adecuación a los diseños actuales, lo que 

plantea la necesidad de su revisión para incorporar los nuevos 

progresos en este campo.

El presente artículo presenta una revisión de los aspectos 

que, en opinión de sus autores, precisan ser clarifi cados o mo-

difi cados, incorporando, cuando ello resulta posible, las opcio-

nes que el actual estado del conocimiento aporta para que dicha 

norma siga siendo una herramienta útil para todos aquellos 

técnicos involucrados en el diseño de estructuras metálicas o 

mixtas con presencia de elementos esbeltos. 
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Resumen

El presente artículo analiza diferentes formulaciones de la longitud de transmisión y el desarrollo del pretensado. Conocer la longitud de transmisión 

es especialmente importante para conocer el comportamiento de la pieza frente a esfuerzo cortante y frente a las tensiones de tracción que aparecen 

en la zona de transferencia, especialmente en el caso de piezas sin armadura transversal. El desarrollo del pretensado infl uye notablemente en 

ambos casos. Únicamente el Eurocódigo 2, entre las Normas y Códigos de referencia, incluye en su articulado la posibilidad de contemplar modos 

de desarrollo del pretensado diferentes al lineal, siendo necesario justifi car y adaptar coherentemente la longitud de transmisión a dichos desarrollos, 

para lo que este artículo propone una metodología.

Palabras clave: Hormigón pretensado; Longitud de transmisión; Transferencia del pretensado; Desarrollo del pertensado; Tensión de adherencia 

Abstract

This paper analyzes several transmission length equations and build-up of prestress equations. To know the transmission length is particularly 

important to determine the behaviour of the member under shear force and under the tensile stress that appears at transfer zone, and especially in 

the case of members with no transverse reinforcement. Build-up of prestress takes part in both situations. Among the reference codes and standards, 

only Eurocode 2 has an article about non- linear build-up of prestress: alternative build-up of prestress may be assumed if justifi ed, and if the 

transmission length is modifi ed accordingly. This paper proposes a procedure in response to the requirements of the Eurocode.

Keywords: Prestressed concrete; Transmission length; Prestress transfer; Build-up of prestress; Bond stress
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1. Introducción

En una pieza pretensada mediante armadura pretesa adhe-

rente, la longitud de transmisión (Lt) es la longitud comprendi-

da entre el extremo libre de la pieza y el punto en el que se ha 

transferido por adherencia la totalidad de la fuerza de pretensa-

do introducida en dicha armadura. 

Conocer esta longitud es de vital importancia en el diseño de 

las piezas. Valores reducidos mejorarán la capacidad resistente 

frente a esfuerzo cortante, gracias al efecto benefi cioso de las 

compresiones introducidas en la sección por el pretensado, en 

las secciones extremas de la pieza, donde usualmente son mayo-

res los esfuerzos cortantes solicitantes. Simultáneamente, redu-

cir la longitud de transmisión lleva asociado el aumento del valor 

alcanzado por las tensiones de tracción producidas en la zona de 

transferencia: exfoliación (“spalling”), estallido (“bursting”) y 

hendimiento (“splitting”). Tanto el efecto sobre el cortante como 

sobre las tensiones transversales de tracción, cobran especial re-

levancia en el caso de piezas sin armadura transversal. 

No sólo es importante la longitud de transmisión sino el modo 

en que se produce la transferencia. Existen dos posibilidades ex-

tremas de desarrollo del pretensado a lo largo de la longitud de 

transmisión: uno lineal y uno parabólico (fi g. 1). Con el primero, 

la fuerza de pretensado se transfi ere de una forma uniforme, y 

con el último, lineal decreciente. Esto implica que en una sec-

ción de pieza pretensada dada, interior a la zona de transferen-

cia, se haya transferido una proporción mayor de la fuerza de 

pretensado en el modo de desarrollo parabólico que en el lineal, 

con efectos semejantes sobre las capacidades resistentes a los 

indicados anteriormente para la longitud de transmisión [1].
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Desde el punto de vista analítico, son varias las soluciones 

propuestas para la adherencia. Muchas expresiones para la lon-

gitud de transmisión contenidas en los códigos y normas llevan 

implícita en su formulación la consideración de la adherencia a 

lo largo de la zona de transferencia constante. 

Así, en [4] se explica cómo las tensiones radiales y tangen-

ciales alcanzan pronto la resistencia a tracción, produciendo 

microfi suración y, por tanto, un comportamiento no lineal del 

hormigón. Los resultados de los modelos numéricos muestran 

que dicho comportamiento no lineal justifi ca que la distribución 

de tensiones de adherencia a lo largo de la longitud de transmi-

sión tienda a ser uniforme.

Otros autores [7], proponen un modelo basado en el rozamien-

to coulombiano con un término constante, τcte, que englobe los 

efectos de la adhesión y la resistencia mecánica, del tipo siguiente:

τ x( = τ cte + μ ⋅σ N) (1)

donde:

τ Tensión de adherencia.

μ Coefi ciente de rozamiento.

σN Tensión normal que ejerce el acero sobre el hormigón.

Las tensiones de adherencia se pueden expresar también 

como función del deslizamiento relativo entre ambos materiales.

Así, Balász [8,9] propone para cordones el uso de expresio-

nes de tipo exponencial, en la forma siguiente:

τ = Ba ⋅ s

φp

b

 (2)

siendo:

CBa Coeficiente experimental. Depende de la resistencia a 

compresión, y del diámetro del cordón.

s Deslizamiento entre el hormigón y el acero.

ɕp Diámetro del cordón.

b Coefi ciente experimental comprendido entre 0 y 1, relacio-

nado con el modo de desarrollo del pretensado, valiendo 

cero cuando es lineal y 1/3 cuando es parabólico [8].

La expresión es recogida en el estado del arte referente a 

adherencia publicado por la FIB [5] del siguiente modo:

τ = η1 ⋅η2 ⋅ fci
0,5 s

φp

η3

 (3)

fc,t Resistencia a compresión del hormigón en el momento de 

la transferencia [8,9].

η1 1,35; 1,0 ó 0,65 según se desee obtener el valor superior, 

medio o inferior de la tensión de adherencia.

η2 Coefi ciente experimental. η2 = 2,055 para cordones de diá-

metro 12,8 mm.

η3 Coefi ciente experimental. η3 = 0,25 para cordones de diá-

metro 12,8 mm.

Como se puede observar, la tensión de adherencia depende-

ría de la raíz cuadrada de la resistencia a compresión. Además, 

2. La adherencia durante la transferencia del pret ensado

Respecto a la adherencia entre la armadura pretesa y el hor-

migón, tradicionalmente se ha considerado que depende de tres 

factores, que según la situación de adherencia en que nos encon-

tremos, infl uirán o no simultáneamente: adhesión entre el acero 

y el hormigón, rozamiento entre ambos (favorecido por el efec-

to Hoyer o Poisson) y resistencia mecánica, debido a los resaltos 

[2]. Otro factor importante a considerar en la adherencia es el 

deslizamiento relativo del acero respecto al hormigón: una vez 

transferido el pretensado, en los extremos de la pieza se produce 

el deslizamiento del acero respecto al hormigón que lo rodea, 

a lo largo de la zona de transferencia. Cuando, mediante adhe-

rencia, se ha trasferido la totalidad de la fuerza de pretensado, 

ya no hay deslizamiento relativo entre acero y hormigón, pro-

duciéndose compatibilidad de deformaciones entre ambos [3].

En el caso de los cordones, Den Uijl defi ende [4] como fuen-

te principal de adherencia el rozamiento. Además, destaca la 

importancia en el rozamiento de las tensiones radiales de com-

presión requeridas para desarrollar la fuerza de rozamiento, las 

cuales son la respuesta del hormigón que rodea el acero a dife-

rentes interacciones:

• “Lack of fit”: Después del deslizamiento y la consiguiente 

rotura de la adhesión, partículas de cemento se pegan entre 

el cordón y el hormigón. La consecuente sección transversal 

del cordón no es completamente congruente, lo que causa un 

efecto cuña con el movimiento relativo.

• Efecto Poisson: al reducirse la tensión inicial del cordón, 

aumenta su sección transversal.

• “Pitch effect”: Los cambios de tensión producen un incre-

mento de la tensión de contacto entre el hormigón y el cordón, 

debido a la forma helicoidal de los alambres que componen 

el cordón [4] (efecto similar al producido en una polea). Así, 

cualquier cambio de tensión, sea un aumento o un descenso 

de la misma, produciría un aumento de la adherencia [5].

Otros autores [6] destacan la colaboración de la resistencia 

mecánica en el caso de los alambres grafi lados.

Figura 1. Desarrollos del pretensado lineal y parabólico.
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la relación entre la cota superior e inferior de τ (que denomina-

remos λ) es 2,08.

Bruggeling [10] propone también el uso de expresiones expo-

nenciales, en este caso del tipo siguiente:

τ = CBr ⋅sN (4)

siendo:

τ Tensión de adherencia.

CBr Coefi ciente experimental relacionado con la resistencia a 

la adherencia. Se relaciona directamente con la resistencia 

media cúbica del hormigón ( fccm).

N Factor relacionado con la forma del diagrama τ – δ.

En la tabla 1 mostramos los valores de los parámetros sugeri-

dos, con limitaciones, para calcular la longitud de transmisión.

En comparación con la propuesta anterior, en este caso la 

adherencia dependería directamente del valor de la resistencia 

a compresión, y no de su raíz. Por otro lado, si suponemos el 

valor medio centrado respecto a las cotas superior e inferior, la 

relación entre éstos sería en esta ocasión de 1,35.

Respecto a los coefi cientes, N, b y η3 representan el mismo 

factor de forma, nombrado de modo diferente. En adelante se 

utilizará como notación únicamente b.

En otros casos se contemplan expresiones más complejas 

como, por ejemplo, la expresión empírica propuesta por Den 

Uijl [5]:

τ = 3+ 0,4s − 2,5 ⋅10–3∆σ p +1,5 ⋅10−3 ∆σ p
 (5)

donde ɧσp es la variación de la tensión del acero.

El primer término de la expresión se refi ere a la adherencia, 

el segundo al “lack of fi t”, el tercero recoge el efecto Poisson, 

y el cuarto el “pitch effect”. Además, las constantes fueron obte-

nidas para cordones de 9,3 mm de diámetro, y resistencia a com-

presión de 55 MPa medida sobre probeta cúbica de hormigón, 

indicándose que deberían ser obtenidos en cada caso de estudio.

3. Expresiones normativas y propuestas alternativas 
para el cálculo de la longitud de transmisión

A lo largo de los años, las investigaciones sobre adherencia y 

transfe rencia del pretensado han ido encaminadas, en general, 

a establecer fórmulas para predecir Lt, basadas en relaciones 

entre las propiedades del acero y del hormigón. En su trabajo de 

Tesis Doctoral, Vázquez [11] realiza un resumen desde el punto 

de vista cualitativo de los factores considerados en la bibliogra-

fía consultada como infl uyentes en la adherencia y sus efectos 

sobre la longitud de transmisión que incluimos a continuación 

(tabla 2).

Como se observa, el fenómeno es especialmente complejo. 

Además, las investigaciones experimentales [3,12] muestran 

una gran dispersión en las mediciones de Lt. Según indica Den 

Uijl [4], el valor estadístico que relaciona las longitudes de los 

fractiles mayores con las de los menores sería del orden de 

lt0,95  /lt0,05 = 1,9. 

3.1. Código Modelo

Ante esta situación, el Código Modelo 90 [13] (CM90) plan-

teó dos situaciones de adherencia diferentes bien se trate de la 

transferencia de la fuerza de pretensado (“push in”), bien del 

anclaje de la fuerza necesaria para la resistencia de la pieza a 

fl exión (“pull out”), y el crecimiento lineal de la fuerza de pre-

tensado en las zonas de transferencia y anclaje.

Describimos a continuación el modelo recogido en [13]. Para el 

valor de los coefi cientes usados en la formulación, ver la tabla 3.

Capacidad adherente del hormigón:

fbpd = ηp1 ⋅ηp2 ⋅ fctd (6)

siendo:

fbpd Valor de diseño de la tensión de adherencia.

fctd Resistencia de cálculo a tracción del hormigón.

Tabla 1

Valores  de C, en función de la resistencia media cúbica del hormigón fccm, y de 

N [10]

CBr-valor medio CBr-valor inferior N

Alambres indentados 0,20·fccm 0,17·fccm 0,32
Cordones 0,13·fccm 0,11·fccm 0

Tabla 2

Factores infl uyentes en la longitud de transmisión

Factor Variación Efecto 

en Lt

Diámetro del cordón ↑ ↑
Tensión inicial de tesado ↑ ↑
Tensión del pretensado a la edad de evaluación 

 de la long. de anclaje

↑ ↑

Pérdidas de pretensado ↑ ¿?

Edad de transferencia ↑ ↓
Rugosidad superfi cial ↑ ↓
Verticalidad del cordón respecto a horizontal ↑ ↓
Espesor de hormigón fresco debajo del cordón considerado ↑ ↑
Recubrimiento ↑ ↓
Separación entre cordones ↑ ↓
Consistencia del hormigón durante la colocación ↑ ↑
Compacidad del hormigón alrededor del cordón ↑ ↓
Presencia de armadura de confi namiento ↑ ↓
Resistencia del hormigón a compresión ↑ ↓
Resistencia a tracción ↑ ↓
Rigidez del hormigón ↑ ↓
Retracción ↑ ↑
Fluencia ↑ ↑
Efecto dinámico de las cargas aplicadas ↑ ↑
Enfundado parcial del cordón ↑ ↑
Cercanía de la viga a la zona de corte ↑ ↑
Longitud de cable libre entre vigas en la bancada ↑ ↓
Recubrimiento con mortero epoxi Sí ↓
Tratamientos térmicos (curado acelerado) Sí ↑
Tiempo transcurrido desde la transferencia ↑ ↑
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Longitud básica de anclaje:

lbp =
Asp

φ ⋅π
⋅

fpd

fbpd

 (7)

siendo: 

lbd Longitud de anclaje básica.

fpd Tensión máxima del acero de pretensado.

ɕ Diámetro nominal del tendón.

Longitud de transmisión:

lbpt = α 8 ⋅α 9 ⋅α10 ⋅ lbp

σ pi

fpd

 (8)

donde:

lbpt Longitud de transmisión.

σpi Tensión del acero inmediatamente después de la transfe-

rencia.

fpd Tensión máxima de cálculo del tendón.

α10 Coeficiente en función del tipo de armadura, tiene en 

cuenta específi camente el efecto Poisson.

3.2. Eurocódigo 2 EN 1992-1-1:2004

El Eurocódigo 2 EN 1992-1-1:2004 [14] (EC2) se ha adapta-

do en cierta medida a las expresiones del CM90.

El EC2 adopta un crecimiento lineal de la fuerza de pre-

tensado en las zonas de transferencia y anclaje, tal y como se 

muestra en la fi gura 2. No obstante, permite utilizar diagramas 

diferentes al lineal siempre que se justifi que y se adapte cohe-

rentemente la longitud de transmisión.

El cálculo se basa en la obtención de la tensión de adheren-

cia media, y posteriormente un valor básico de la longitud de 

transmisión que adopta dos valores de cálculo. El valor de los 

coefi cientes se encuentra en la tabla 3.

Tensión de adherencia:

fbpt = ηp1 ⋅η1 ⋅ fctd (9)

siendo:

fbpt Tensión de adherencia.

fctd Resistencia de cálculo a tracción del hormigón en el mo-

mento de la transferencia.

Valor básico de la longitud de transmisión:

lpt = α1 ⋅α 2 ⋅φ
σ pm0

fbpt

 (10)

donde:

lpt Valor básico de la longitud de transmisión.

ɕ Diámetro nominal del tendón.

σpm0 Tensión en el tendón inmediatamente después de la trans-

ferencia.

Los dos valores de cálculo de Lt, que deberán tomarse adop-

tando el más desfavorable, son los siguientes:

lpt1 = 0,8lpt (11)

lpt2 = 1,2lpt (12)

Anteriormente, el Eurocódigo 2 ENV 1992-1-1:1993 [15] 

planteaba la transmisión del pretensado mediante una ley con 

incremento del pretensado lineal, y se defi nía la longitud de 

transmisión como sigue:

lbp = βb · ɕ (13)

siendo:

lbp Longitud de transmisión.

ɕ Diámetro nominal del cordón o alambre.

βb Factor experimental función de la resistencia del hormigón 

en el momento de la transferencia (ver [15]).

 Tabla 3

Coefi cientes contenidos en las expresiones del EC2, CM90 y EHE

CM90 EC2 EHE-08

ηp1 α10 ηp1 α3

Tipo de armadura activa
 Alambres 1,4 0,7 2,7 0,5
 Cordones 1,2 0,5 3,2 0,7

 ηp2 η1
–

Posición de la armadura activa
 Comprometida* 1,0 1,0 1,0
 Resto de casos 0,7 0,7 0,7

 α8 α1 α1

Forma de transferencia
 Gradual 1,0 1,0 1,0
 Súbita 1,25 1,25 1,25

 α9
– α2

Tipo de comprobación
 Momentos fl ector y Cortante / E.L.U. 1,0 1,2 1,0
 Tensiones transversales / E.L.S. 0,5 0,8 0,5

Asp

φ ⋅π α2
–

Sección transversal
 Circular ɕ/4 0,2 ɕ/4
 Cordón 7ɕ/36 0,19 ɕ/4

* Inclinados entre 45° y 90° respecto a la vertical, u horizontales a menos de 250 mm 

del fondo o al menos a 300 mm del punto más alto de la sección.

Figura 2. Transmisión y anclaje del pretensado en elemento s pretesos; lpt: lon-

gitud de transmisión; lbpd: longitud de  anclaje ([14]).

σpd

σpi

lpt lppd
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Como valor de cálculo de la longitud de transmisión, lbpd, 

se debe tomar el menos favorable entre 0,8lbp y 1,2lbp según el 

efecto que se vaya a considerar.

Además, el Eurocódigo 2 ENV 1992-1-3:1995 [16] incluía 

dos posibilidades para la consideración de la transferencia del 

pretensado, indicando que para cálculos más precisos, podía 

suponerse un incremento parabólico alternativo del pretensado, 

debiéndose incrementar la longitud de transmisión en un 25%, 

como muestra la fi gura 3.

3.3. Instrucción EHE-08

Respecto a la Instrucción EHE-08 (EHE-08) [17], encontra-

mos un procedimiento de cálculo de la longitud de transmisión 

en los comentarios al Artículo 70.2.3 (para el valor de los coefi -

cientes, ver tabla 3):

lbpt = α1 ⋅α 2 ⋅α 3 ⋅φ
σ pi

4 fbpd

 (14)

siendo:

lbpt Longitud de transmisión. 

ɕ Diámetro del alambre o diámetro nominal del cordón. 

σpi Tensión en la armadura en el momento de introducir el 

pretensado.

fbpd Tensión de cálculo de adherencia en el momento de in-

troducir el pretensado. Se incluye una tabla con valores a 

28 días (tabla 70.2.3, ver [17]), y dos indicaciones:

– Para edades inferiores deberá estimarse según la velocidad 

de crecimiento de la resistencia a tracción.

– Si la armadura se sitúa en posición II se multiplicará el valor 

de fbpd por 0,7.

3.4. ACI 318-11

El desarrollo de las expresiones incluidas en el Código ACI 

318-11 (ACI 318) [18] se basó en investigaciones llevadas a cabo 

en el fi nal de la década de los 50 y principio de los 60 con cor-

dones de 1720 MPa [12].

En el artículo 12.9.1 del ACI 318 se incluye la siguiente ex-

presión de la longitud de anclaje, haciendo referencia a cordo-

nes de siete alambres:

ld = 1

21
fse ⋅db +

fps − fse

7
⋅db

 (15)

siendo:

ld Longitud de anclaje (mm).

db Diámetro nominal del cordón (mm).

fse Tensión efectiva del tendón de pretensado teniendo en 

cuenta las pérdidas de pretensado (MPa).

fps Tensión en el tendón de pretensado, bajo la acción de las 

cargas exteriores (MPa).

Además, se defi ne un crecimiento bilineal de la fuerza de 

pretensado, como muestra la fi gura 4, y se señala que el primer 

miembro de la Ecuación (15) corresponde a la longitud de trans-

misión (Ecuación (16)).

lt = 1

21
fse ⋅db (16)

Por último, en el artículo 11.3.4, referente al cálculo de la 

capacidad resistente frente a esfuerzo cortante, se defi ne una 

longitud de transmisión de 50 diámetros para cordones y de 

100 diámetros para alambres, tomándose una variación lineal 

de la fuerza de pretensado.

Respecto a la consideración de la adherencia por ACI 318, 

según [12] en origen se adoptó un valor constante de la adheren-

cia de 2,76 MPa: al aplicar equilibrio con dicho valor, particu-

larizando a cordones de 1720 MPa, se llega a la Ecuación (16). 

Figura 3. Incremento lineal y parabólico del pretensado ([16]).
Figura 4. Relación bilineal idealizada entre la tensión  en el acero y la distan-

cia al extremo libre del cordón ([18]).

A resistencia nominal del elemento

Solo
preesforzado

Esfuerzo 
en el acero

ld= distancia desde el borde libre del torón

ld

(fse/21)db

fse

fps

(1/7)(fps – fse) db
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Si en esta fórmula tomamos 1030 MPa para fse, tensión inicial 

en las investigaciones de referencia, se obtiene el valor de 

50 diámetros para la longitud de transmisión.

3.5. Propuestas alternativas

3.5.1. Propuestas basadas en el deslizamiento de la armadura 
activa

La penetración de la armadura activa puede utilizarse para 

estimar la longitud de transmisión [5,13], de acuerdo con la ex-

presión siguiente [8]:

Lt = α S

ε p0

 (17)

donde:

S Penetración de la armadura.

εp0 Deformación de tesado de la armadura activa.

α Factor de forma. Representa la forma de la ley asumida 

para la distribución de la tensión de adherencia a lo largo 

de la longitud de transmisión, y varía entre 3 (ley lineal 

descendente, desarrollo parabólico del pretensado) y 2 (ley 

uniforme, desarrollo lineal) [8,19], o entre 3 y 1,5 [5].

Además, α se relaciona con el coefi ciente b, de las Ecuacio-

nes (2), (3) y (4):

α = 2

1− b
 (18)

Existen numerosas propuestas de valores de α. Entre los más 

elevados, Bruggeling [10] indica un valor de b para alambres 

de 0,32, que corresponde a α = 2,94, Olesniewicz [20] adopta 

el valor 2,86, y de los trabajos de Chandler [21] se deduce el 

2,83. El valor 2 se corresponde con todas las formulaciones que 

adoptan el diagrama lineal. En la bibliografía consultada pue-

den encontrarse numerosas propuestas de valores de α [22,23], 

obtenidos tanto teórica como experimentalmente. En este senti-

do, α debería variar en función del tipo de elemento pretensado, 

su diámetro o la resistencia del hormigón coherentemente con 

el modo en que varían los coefi cientes b o las expresiones de 

la tensión de adherencia, ya que hacen referencia a un mismo 

fenómeno. 

Además de expresiones basadas en la ecuación (17), se han 

obtenido de modo analítico expresiones basadas en leyes de 

 adherencia función del deslizamiento y el factor de forma. 

Basándose en la Ecuación (3), Balázs obtiene la siguiente, 

para cordones ɕ 12,8 mm (véase [9] para la expresión general).

Lt = K1 ⋅φ ⋅
fp,ef

3

fc,t
2

5 (19)

K1 es un parámetro complejo [9], que para ɕ = 12,8 mm vale 

3,11 con nρ = 0,1. Además, fp,ef representa el valor de la tensión 

efi caz de pretensado de la armadura activa.

Por su parte, con base en la Ecuación (4) Bruggeling obtiene 

las ecuaciones siguientes:

Alambres:

Lt =
2Ep

1− b ⋅ fp0

⋅ 1+ b

2
⋅φa

4
⋅

fp0 ⋅ fp,ef

CBr ⋅ Ep

1
1+b

 (20)

Cordones:

Lt =
7φa ⋅ fp,ef

12CBr

 (21)

donde:

Ep Módulo de elasticidad del acero.

ɕa Diámetro del alambre que compone el cordón.

fp0 Tensión de tesado de la armadura activa.

3.5.2. Otras propuestas
Russell y Burns [3] propusieron la modifi cación de la expre-

sión del ACI 318 siguiente:

Lt = 1

14
fsedb (22)

Otras expresiones de la longitud de transmisión son las pro-

puestas por Den Uijl [19] en la Ecuación (23) y por Olesniewicz 

[20] en la Ecuación (24). Aunque muy similares, difi eren el va-

lor del coefi ciente ψ y la tensión del acero.

Lt =ψ ⋅φp ⋅
fp0

fcc,t

 (23)

siendo: 

fcc,t Resistencia a compresión del hormigón en el momento de 

la transferencia medida en probeta cúbica.

ψ Coefi ciente para el valor superior, medio e inferior de Lt: 

14,91; 9,76; 4,61, según se deduce de [19].

Lt =ψ ⋅φp ⋅
fp,ef

fcc,t

 (24)

En esta ocasión, ψ vale 13,25; 10,47 ó 7,69, según [20].

Además, Olesniewicz ofrece una expresión alternativa de la 

Ecuación (23), que indica de forma implícita la forma en que se 

produce el desarrollo del pretensado mediante la introducción 

del parámetro α.

Lt = α ⋅ Av ⋅φp ⋅
fp0

fcc,t

 (25)

donde:

α Coefi ciente de forma con valor 2,86.

Av Coefi ciente de valor:

Av = ψ
α (26)

Por último, Martí [24] propone la siguiente ecuación para 

cordones de diámetro 13 mm, con valores de ψ iguales a 1,5; 

1 ó 0,5 para los valores superior, medio e inferior de Lt:

Lt =ψ
4,7 fp,ef

fc,t
0,67 (27)
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4. Análisis comparativo

4.1. Análisis y comparación de las expresiones normativas 
y propuestas

La formulación del EC2 ofrece los mismos valores de longi-

tud de transmisión media que la del CM90 [25], para unas mis-

mas condiciones con una diferencia: la relación entre el valor 

superior e inferior de la longitud de transmisión, λ. Esta rela-

ción varía de unos planteamientos a otros (tabla 4). En el CM90, 

viene dada por el coefi ciente α9, e implica λ = 2. En el EC2, 

sin embargo, vale 1,5. Así, el valor superior de la longitud de 

transmisión calculado con el EC2 es inferior al calculado con el 

CM90, y viceversa para el valor inferior (fi g. 5). Los incremen-

tos porcentuales son del 11% para los valores superiores, y del 

19% para los inferiores.

Desde el punto de vista conceptual, el CM90 calcula una 

expresión de la tensión de cálculo de adherencia en situación de 

“pull out”, que corrige posteriormente para considerar la situa-

ción de transferencia (“push in”), mientras que el EC2 lo que 

calcula es el valor medio de dicha tensión. 

La EHE-08, esencialmente, coincide con el CM90 y, por 

tanto, con los valores medios del EC2, residiendo la diferen-

cia principal en el tratamiento de la obtención de la tensión de 

cálculo de la adherencia. Si se estudian los valores incluidos en 

la tabla 70.2.3 de la EHE-08, se comprueba que correlacionan 

bien con la resistencia a tracción del hormigón afectada por un 

coefi ciente multiplicador, 1,4 para cordones y 1,1 para alam-

bres, muy similares a los valores adoptados por ηp1. 

Existe otra diferencia en el caso de los cordones. En vez de 

considerar, como el EC2 y el CM90, un área ideal de cordón 

de 
7

36
π ⋅φ 2, la EHE adopta π ⋅φ

2

4
. 

Si bien la primera diferencia señalada no aportaba diferen-

cias numéricas signifi cativas, esta segunda puede suponer dife-

rencias de aproximadamente un 30 %.

Tabatabai y Dickinson realizan en [12] un estudio de las dos 

expresiones del ACI 318, llegando a la conclusión de que ajustan 

sensiblemente bien el valor medio de la longitud de transmisión. 

Además, señalan que la Ecuación (13) ajusta adecuadamente los 

valores superiores. Siendo así, y suponiendo que fuera la misma 

relación para los valores inferiores, se obtendría una relación λ 

de 3, y se podría expresar una formulación ampliada del código 

americano como sigue:

Lt = β 1

21
fse ⋅db (28)

donde:

β Coefi ciente con valor 1,5 y 0,5, adoptándose el más desfa-

vorable.

Además de λ, uno de los factores importantes que varía de 

unas propuestas a otras es la dependencia de la resistencia del 

hormigón (tabla 4). En el EC2, así como en la EHE-08 y el CM90, 

el valor de la resistencia adherente es directamente proporcional 

Tabla  4

Comparación de expresiones para el cálculo de Lt. Resumen

Autor λ* α* f xc* Variables* Ltm (cm)*

30 MPa 40 MPa 50 MPa

EC2 (10) (11) (12) 1,5 2 –2/3 Sí 68 56 48
CM 90 (8) 2 2 –2/3 Sí 69 57 49
EHE-08 (14) 2 2 –2/3 Sí 90 76 66
ACI 318 (16) – 2 – No 66 66 66
propuesta ACI (28) 3 2 – No 66 66 66
Olesniewicz (24) (25) 1,7 2,86 –1/2 No 76 66 59
deducido Den Uijl (23) 3,2 2,6 –1/2 No 71 61 55
Bruggeling alambres (20) 1,35 2,94 –3/4 Sí – – –
Bruggeling cordones (21) 1,35 2 –1 Sí 50 39 31
Balázs (19) 1,78 2,67 –2/5 Sí 68 61 55
Martí (27) 3 2 –2/3 No 53 43 37

*λ: cociente entre el valor superior e inferior; α: coefi ciente de forma; f xc indica la potencia “x” que afecta a la resistencia a compresión del hormigón; “Variables” indica si 

se consideran parámetros diferentes a ɕ, fc y fp; para el cálculo de Ltm se ha supuesto transferencia gradual y buenas condiciones.

F igura 5. Comparación de Lt entre CM90  y EC2. Cuantía mecánica 0,01; 

ɕp 12,8 mm; fp0 1300 N/mm2.
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a la resistencia a tracción del hormigón, mientras en otros casos 

varía esta proporción o no se considera explícitamente.

En la tabla 4 se resumen algunas de las diferencias más 

signifi cativas entre las expresiones de la longitud de transmi-

sión enunciadas. Además, se incluye el valor de la longitud de 

transmisión media (Ltm) obtenida al aplicar cada una de ellas a 

unos ejemplos tipo, consistentes en una pieza sometida al pre-

tensado centrado de un cordón de diámetro nominal 12,8 mm, 

con tensión inicial de pretensado de 1200 MPa, resistencia a 

com presión del hormigón al transferir de 40 MPa y cuantía 

geométrica de 0,01 [8], y en modifi car la resistencia del hormi-

gón entre 30 MPa y 50 Mpa.

Si bien los valores medios de la longitud de transmisión para 

piezas convencionales son en general muy similares, las dife-

rencias entre ellas en cuanto a λ y α hacen que en la práctica los 

resultados de cálculo puedan diferir considerablemente. Ade-

más, las diferentes dependencias de la resistencia del hormigón 

introducen una disparidad muy signifi cativa, especialmente en 

el campo de los hormigones de alta resistencia (fi g. 6).

4.2. Análisis de los diferentes modos de desarrollo 
del pretensado

En la fi gura 7 se representan varios desarrollos de la fuerza 

de pretensado correspondientes a uno de los ejemplos recogidos 

en la tabla 4 ( fc,t 40 MPa). Se ha elegido representar junto al 

desarrollo correspondiente al EC2 los dos desarrollos lineales 

más extremos en cuanto a valor de Ltm, EHE-08 y la Ecuación 

(27), y dos de los más representativos no lineales, correspon-

dientes a los modelos de Balázs (Ecuaciones (3) y (19)) y Den 

Uijl (Ecuación (23)). Respecto a este último, Den Uijl [19] ofre-

ce una expresión del desarrollo del pretensado en función de α, 

siendo σpx la tensión en el acero a distancia x del extremo de la 

pieza:

σ px = fp,ef ⋅ x

Lt

1
α−1

 (29)

En la tabla 5 indicamos la distancia del extremo de la pieza en 

cm a la que se alcanzan distintos niveles de tensión en cada caso.

Es signifi cativo observar, tanto en la fi gura 7 como en la ta-

bla 5, como si bien el valor de Ltm obtenido mediante la formu-

lación de Balázs o Den Uijl varía respecto a la correspondiente 

al EC2 un 9%, el desarrollo es signifi cativamente diferente a 

cortas distancias. Así, en los 20 cm iniciales, con las primeras 

formulaciones se ha desarrollado ya la mitad de la fuerza de 

pretensado efectiva, mientras en el modelo del EC2 el porcenta-

je se queda en el 35%. Además, si bien como se ha indicado Ltm 

es un 9% inferior según el EC2, en los tres casos se ha transfe-

rido la práctica totalidad de la fuerza de pretensado, el 90%, a 

la misma distancia del extremo.

En esta misma línea, con los modelos de Balázs y Martí, si 

bien el valor de Ltm obtenido con ambos varía un 43%, el 80% 

de la fuerza de pretensado se ha introducido, en ambos plan-

teamientos, con tan sólo un 10% de diferencia en distancia al 

extremo libre.

Si representamos junto al desarrollo según el EC2 la trans-

formación a desarrollo parabólico de [16], los resultados son 

semejantes (fi g. 8). El desarrollo parabólico llega a alcanzar del 

orden de un 8% más de fuerza de pretensado para una misma 

distancia, cuando sin embargo su Lt es un 25% superior.

Tabl a 5

Diferencias entre distintos modos de desarrollo del pretensado: distancia (cm) 

necesaria para transmitir un nivel de tensión

%fp,ef EC2 EHE-08 Den Uijl Balázs Martí

50% 28 40 20 21 22
70% 39 53 35 33 31
80% 45 61 43 39 35
90% 51 69 53 51 42

Figura 6. Influencia de l  a potencia de fc.
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Figura 7. Comparación de Ltm (tabla 4, fc,t 40 MPa).
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5. Desarrollo de un método de cálculo que permita 
considerar otros modos de transferencia

5.1. Introducción al desarrollo del método propuesto

Como se ha se ñalado anteriormente, tanto el comportamien-

to de las piezas frente a cortante como ante las tensiones en la 

zona de transferencia, dependen de la cantidad de fuerza de 

pretensado transmitida en una distancia dada, especialmente 

en el caso de piezas sin armaduras de cortante, y por tanto, con 

un comportamiento no dúctil, convirtiéndose en unos de los 

condicionantes principales de diseño. Como se ha mostrado en 

apartados precedentes, las diferencias pueden llegar a ser signi-

fi cativas independientemente del valor de Lt, especialmente en 

la zona próxima al extremo libre de la pieza, que es precisamen-

te la crítica frente al cortante y a las citadas tensiones.

Como se ha indicado, el EC2 es la única, entre las normas y 

códigos consultados, que permite considerar leyes de desarrollo 

del pretensado diferentes a la lineal siempre que se justifi que y 

que se modifi que la longitud de transmisión coherentemente. 

Con el objeto de responder a estos requerimientos, y para poder 

estudiar algunos otros aspectos señalados hasta ahora, se ha de-

sarrollado un método de cálculo basado en el modelo mecánico 

que se explica a continuación. 

Los datos iniciales para aplicar el método serán la tensión 

efi caz del acero y la ley de adherencia en función del desliza-

miento, y se obtendrá la longitud de transmisión, el desarrollo 

de la fuerza de pretensado, las tensiones de adherencia y el des-

lizamiento de la armadura activa.

5.2. Planteamiento del modelo físico

En el momento en que se lleva a cabo la transferencia el ace-

ro, que se encontraba sometido a una tensión previa, comienza 

a acortarse dando lugar a un deslizamiento relativo entre éste y 

el hormigón endurecido. Frente a este deslizamiento aparecen 

tensiones de adherencia en la interfaz entre los dos materiales, 

que reducen y fi nalmente detienen el deslizamiento, coaccio-

nando al acero y, por tanto, manteniendo un determinado nivel 

de la tensión, que se ve reducida del valor de tesado al efi caz 

( fp,ef). 

Así, a lo largo de la longitud de transmisión, el acero pasa 

de encontrarse libre de deformación y tensión en el extremo de 

la pieza, a estar sometido a la tensión efi caz. A su vez, transmi-

te la tensión al hormigón, donde las tensiones de compresión 

aumentan proporcionalmente en función de las tensiones de 

adherencia que se producen en la interfaz entre ambos mate-

riales. También en función de dichas tensiones el deslizamiento 

relativo pasa de un valor máximo en el extremo libre a cero al 

fi nal de la zona de transferencia.

Se supone para elaborar nuestro modelo mecánico una pieza 

de hormigón con área neta Ac, pretensada mediante armadura 

pretesa cobaricéntrica de área Ap y perímetro Up. En la fi gu-

ra 9 se representa el estado tensional de una rebanada de pieza 

de longitud dx perteneciente a la zona de transferencia, sobre la 

que se aplicarán condiciones de equilibrio.

Figura 8. Ltm según EC2 y adapt  ación parabólica según [16] ( fc,t 40 MPa, f p,ef 1090,91 N/mm2, ɕp 12,8 mm).
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siendo:

τ Tensión de adherencia.

σc Tensión en el hormigón.

σp Tensión en la armadura pretensada.

En realidad, existiría una componente radial de la adheren-

cia, σN, que no se encuentra representada en el modelo. Como 

se observa en la fi gura 10, al plantear el equilibrio de la rebana-

da la resultante de estas tensiones resulta autoequilibrada, por 

lo que podemos aplicar el equilibrio de acuerdo con el estado 

tensional representado en la fi gura 9 (para otros modelos que 

consideren σN, [6,7]).

El valor de la tensión de adherencia se considera en el mo-

delo dependiente del deslizamiento relativo entre el hormigón 

y la armadura, denominado s. La tensión de adherencia se ex-

presa, por tanto, como τ(s), siendo en el caso general no lineal.

Tras proceder a establecer las condiciones de equilibrio, se 

obtienen las ecuaciones que rigen el fenómeno:

dσ p

dx
=+ τ s

U p

Ap

 (30)

dσ c

dx
=+ τ s

U p

Ac

 (31)

Según [8] y [9], es posible expresar el deslizamiento relativo 

en función de las deformaciones del acero y el hormigón:

s = ε pt − ε p x − εc x
0

Lt

∫ ⋅dx (32)

y por tanto

ds

dx
= ε pt − ε p x − εc x (33)

siendo εpt, εp(x) y εc(x), respectivamente, la deformación ini-

cial del acero debido a la tensión de tesado y la deformación 

del acero y el hormigón en cada punto de la zona de trans-

ferencia.

Las Ecuaciones (30), (31) y (33) componen el sistema de 

ecuaciones diferenciales que expresa el fenómeno de la transfe-

rencia del pretensado con armadura pretensa. 

Las condiciones de contorno, con el origen del eje x en el ex-

tremo libre de la pieza y positivo hacia el interior de la misma, 

son las siguientes:

x = 0 → σp = 0

x = Lt → s = 0

5.3. Presentación del método de cálculo propuesto

Zanuy et al. han puesto a punto un método de cálculo para 

resolver la ecuación diferencial que representa el fenómeno de 

transferencia de tensión entre el acero y el hormigón en hor-

migón armado mediante la resolución iterativa del sistema de 

ecuaciones diferenciales planteadas de forma incremental, apli-

cándolo con éxito al estudio de la fatiga [26] o del fenómeno de 

“tensión stiffening” negativo [27].

Se ha aplicado el método a las ecuaciones que rigen la trans-

ferencia del pretensado, Ecuaciones (30), (31) y (33), adaptán-

dolo para que el valor a obtener mediante las iteraciones sea la 

longitud de transmisión. En realidad se trata de iterar la longi-

tud de transmisión, incluyendo dentro de cada iteración el esque-

ma de resolución planteado por Zanuy et al. en [27], adaptado al 

caso de la transferencia del pretensado en piezas pretesas (fi g. 11):

Figura 10. Estado tensional transversal.
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Figura 11. Diagrama del método de cál culo.
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1. Dada una longitud de transmisión Ltj, se divide en (n–1) in-

tervalos de longitud ɧx la zona de transferencia, generando 

así n nodos (fig. 12) en los que se resolverán las ecuaciones 

incrementales que se describen en el paso siguiente.

6. Aplicación del método propuesto

6.1. Obtención del desarrollo, el deslizamiento 
y las tensiones de adherencia en la zona de transferencia

Una vez implementada una ley de adherencia dada, mediante 

la aplicación del método propuesto se obtienen, además del desa-

rrollo del pretensado y Lt, las leyes de deslizamiento de la arma-

dura activa respecto al hormigón y las tensiones de adherencia 

entre ambos a lo largo de la zona de transferencia (fi gs. 13 a 16).

Figura 12. Discretización de la zona de transfe rencia.

Δx Δx

Lt

nodo 1 nodo n-2nodo 2 nodo n-1nodo 3 nodo nΔx Δx

2. Se supone un valor del deslizamiento relativo (s) en la sec-

ción extrema (nodo n) para iniciar el cálculo (sn) y se itera 

este valor hasta obtener con la tolerancia deseada un valor 

del deslizamiento nulo en la sección correspo ndiente a Lt 

(s1 = 0). Este paso se resuelve como sigue:

 a)  Con el valor inicial de sn se arranca una secuencia de 

cálculo que avanza resolviendo paso a paso el sistema 

de ecuaciones incrementales siguiente, deducido de las 

Ecuaciones (30), (31) y (33), a lo largo de la zona de trans-

ferencia, es decir, desde n hasta 1:

τ i = τ i (si ) (34)

∆σ pi ,i−1 =+ τ i

U p

Ap

∆x (35)

∆σ ci ,i−1 =+ ∆σ pi ,i−1 ⋅ ρ (36)

∆si ,i−1 =− ε pt − ε pmi ,i−1 − εcmi ,i−1 ⋅∆ x (37)

b)  Obtenido s1, si este es igual a cero, se detiene el proceso. 

En caso contrario, se repite dicho proceso iterando con un 

nuevo valor de sn.

3. Si el valor obtenido al finalizar la iteración de sn para la ten-

sión efectiva del acero en la transferencia (σp1) coincide con 

el teórico de la tensión eficaz, fp,ef  , con la tolerancia deseada, 

Ltj es el valor de la Lt; buscado, en caso contrario se repite el 

proceso iterando con un nuevo valor de Lt.

Tanto para las iteraciones de sn como de Lt se ha utilizado 

el algoritmo de regula falsi modifi cado, convergiendo rápida-

mente.

Mediante este método, que puede ser implementado en cual-

quier hoja de cálculo, es fácil obtener no sólo el valor de la 

longitud de transmisión, sino también el desarrollo de la fuerza 

de pretensado en la zona de transferencia, el deslizamiento del 

pretensado a lo largo de ésta para diferentes formulaciones de la 

tensión de adherencia, tanto lineales como no lineales, así como 

la distribución de dichas tensiones.

Figura 13. Desarrollo del pretens ado. Ecuación (3), fc,t 40 MPa, fp,ef 1091 MPa, 

ɕ 12,8 mm.

1200

100

80

60

40

20

0
0% 20% 40% 60% 80% 100%

fp,se
 (MPa)

% Lt

Figura 14. Deslizamiento relativo (s) y t ensiones tangenciales (τ). Ecuación (3), 

fc,t 40 MPa, fp,ef 1091 MPa, ɕ 12,8 mm.
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6.2. Respuesta a los requerimientos del EC 2

Como se ha indicado, a cada modo de desarrollo de la fuerza 

de pretensado le corresponde un factor de forma α y un coefi -

ciente b. Mediante leyes de adherencia del tipo representado 

por las Ecuaciones (2) o (4) se han obtenido los desarrollos de 

Figura 16. Deslizamiento relativo y tensiones tangenciales. Ecuación (5), 

fcc,t 55 MPa, fp,ef 1091 MPa, ɕ 9,3 mm.
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Figura 15.  Desarrollo del pretensado. Ecuación (5), fcc,t 55 MPa, fp,ef 1091 MPa, 

ɕ 9,3 mm.
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pretensado y longitudes de transmisión correspondientes a di-

ferentes valores de b. Se ha estimado, mediante la aplicación 

del método de mínimos cuadrados, el desarrollo lineal que se 

ajusta mejor a cada uno de los desarrollos obtenidos para distin-

tos valores de b (regresión lineal, fi g. 17). Este nuevo desarrollo 

se correspondería con una ley de adherencia del tipo citado con 

b=0 y un coefi ciente C distinto al original, y se ha denominado 

desarrollo lineal equivalente.

A cada desarrollo lineal equivalente le corresponde un 

valor de Lt (fi g. 17). Se han obtenido los porcentajes de va-

riación de Lt entre un desarrollo con coefi ciente b cualquie-

ra y su desarrollo lineal equivalente. Se ha comprobado que 

este porcentaje no depende del valor del coefi ciente C, sino 

únicamente del de b, es decir, de la forma de la ley de desa-

rrollo del pretensado. Tampoco infl uyen la tensión de tesado 

ni la resistencia del hormigón. Sí depende dicho porcentaje 

de la geometría de la armadura activa, dado que el valor de 

b, de acuerdo con la bibliografía consultada, depende de ella. 

Estos porcentajes de variación ajustan adecuadamente a las 

expresiones siguientes:

∆l→b = 72,5% ⋅b (38)

∆b→l = 61,6% ⋅b (39)

Siendo:

Δl→b Porcentaje en que Lt aumenta al pasar de un desarrollo 

lineal a otro de coefi ciente b equivalente.

Δb→l Porcentaje en que Lt disminuye al pasar de un desarrollo 

de coefi ciente b a otro lineal equivalente.

Con esto, se responde a los requerimientos del EC2 para uti-

lizar modos de desarrollo distintos al lineal, pues se ofrece un 

procedimiento justifi cado de obtener la longitud de transmisión 

correspondiente al modo de desarrollo deseado.

Figura 17. Modo de des arrollo con b = 0,25 y desarrollo lineal que produce el 

mejor ajuste.
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6.3. Comparación entre leyes de adherencia semejantes

Como se verá a continuación, diferentes leyes de adheren-

cia pueden arrojar resultados muy similares en cuanto al valor 

de Lt y el modo de desarrollo de la fuerza de pretensado. Me-

diante la aplicación del método propuesto es posible comparar 

en más detalle los resultados derivados de adoptar cada una 

de las leyes, al obtenerse el deslizamiento relativo y la tensión 

a lo largo de la zona de transferencia. Esto permite dimen-

sionar en consecuencia las piezas, controlar la producción o 

discriminar entre las leyes la que mejor ajusta unos resultados 

experimentales.

A modo de ejemplo, se comparan a continuación los re-

sultados obtenidos mediante la aplicación de la Ecuación (5) 

(fi gs. 13 y 14) y de una ley del tipo defi nido por la Ecuación (2) 

al algoritmo propuesto en el apartado 5. Utilizando dicho méto-

do se han buscado los valores de C y b que arrojan el desarrollo 

del pretensado más próximo al obtenido con la Ecuación (5), 

resultando ser los siguientes (fi g. 18):

τcs = 9,85 · δ0,14 (40)

En las fi guras siguientes (fi gs. 19 y 20) se representan los 

resultados obtenidos mediante la aplicación del método pro-

Figura 19. Deslizamiento relativo a lo largo de la zona de transferencia ob-

tenido considerando como τ(s) las expresiones (5) y (40) en el mé todo pro-

puesto.
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Figura 20. Tensión de adherencia a lo largo de la zona de transferencia obte-

nida considerando las expresiones (5) y (40).
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Figura 18. Desarrollos del pretensado obtenido  s considerando como τ(s) la Ecuación (40) y la Ecuación (5) en el método propuesto.
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puesto considerando como expresión de τ(s) las Ecuaciones (5) 

y (40). Como puede observarse, el desarrollo del pretensado y 

el deslizamiento relativo entre el hormigón y el acero son signi-

fi cativamente iguales.

Sin embargo, a pesar de mostrar resultados tan similares 

en lo que a Lt, desarrollo y deslizamiento relativo entre el hor-

migón y el acero se refi ere, las tensiones en la interfaz a lo 

largo de la pieza son claramente diferentes, como se observa 

en la fi gura 20. El valor de la tensión de adherencia a lo lar-

go de la zona de transferencia obtenido con la Ecuación (5) 

es un 14% superior en el extremo libre de la pieza y llega a ser 

un 10% inferior cuando consideramos valores en el entorno 

del 60% de Lt.

En la fi gura 20 se muestra también el valor de la tensión 

de adherencia correspondiente a la estimación de desarro-

llo del pretensado lineal equivalente, obtenido mediante la 

aplicación de la Ecuación (39). En este sentido, es necesario 

destacar que en el caso de utilizar la Ecuación (5) propuesta 

por Den Uijl, si bien el valor de Lt obtenido difi ere del lineal 

equivalente en sólo un 10% y los desarrollos del pretensado 

son sensiblemente semejantes (fi g. 21), el valor de la tensión 

de adherencia en el extremo de la pieza llega a suponer un 

incremento del 36% respecto a la estimación lineal. Si com-

paramos a continuación los resultados de adoptar la ley de 

τ(s) exponencial (Ecuación (40)) con la estimación lineal, se 

reduce la diferencia máxima en el extremo, pero sólo hasta 

un 20%. En ambos casos las tensiones fueron superiores en 

más de un 10% a la lineal durante el 23% inicial de la zona de 

transferencia aproximadamente. Estas diferencias pueden ser 

determinantes en el caso de piezas sin armadura transversal, 

y por tanto con un comportamiento no dúctil, como ya se ha 

señalado anteriormente.

Existen por último dos aspectos conceptuales que se ponen 

de manifi esto al comparar los resultados obtenidos con ambas 

leyes de adherencia. 

El primero de ellos es que en caso de utilizar como ley expre-

siones semejantes a la Ecuación (40) o la Ecuación (3), el valor 

fi nal de la tensión se aproxima de forma suave a cero (fi g. 20), 

y por tanto se alcanza la tensión de pretensado de forma gra-

dual (con tangente horizontal, ver fi gura 13), mientras que en el 

caso de considerar la adherencia según la Ecuación (5), existe 

un quiebro en el desarrollo del pretensado al alcanzar la trans-

ferencia, ya que el valor fi nal de la tensión, al presentar una 

contribución de la adhesión constante [5], no tiende nunca a 

cero, sino que se reduce de forma brusca, ya que al no existir 

deslizamiento, tampoco existe tensión (fi g. 20).

El segundo, relacionado con el primero, es que mantener 

una contribución de la adhesión a la tensión de adherencia 

constante, sea cual sea el valor del deslizamiento, parecería 

inadecuado para deslizamientos elevados, ya que se debería 

haber roto la adhesión. Más allá, parecería incorrecto consi-

derar valores de la tensión de adherencia constantes, dado que 

la contribución a la adherencia de factores reconocidos en la 

generalidad de la bibliografía consultada, como el efecto Pois-

son, no es constante a lo largo de la zona de transferencia. No 

obstante, el comportamiento no lineal del hormigón que rodea 

la armadura activa podría justifi car [4] la adopción de valores 

constantes.

7. Conclusiones y recomendaciones

A continuación se resumen las principales conclusiones y 

recomendaciones extraídas del estudio expuesto:

1. Existe una gran dispersión en el tratamiento de la longitud de 

transmisión y el desarrollo del pretensado entre las diferen-

tes normas y propuestas de la bibliografía.

2. Se ha comprobado que el modo de desarrollo de pretensado 

afecta de forma significativa al porcentaje de fuerza de pre-

tensado transmitida para una misma distancia, afectando al 

diseño de las piezas, con independencia de los valores adop-

tados por Lt.

3. También se ha comprobado que, incluso con desarrollos y 

valores de Lt aparentemente semejantes, el modelo de ten-

siones de adherencia considerado puede implicar diferencias 

significativas entre los valores alcanzados por la tensión de 

adherencia.

4. De entre los Códigos y Normas, únicamente el EC2 permite 

explícitamente considerar leyes de desarrollo del pretensado 

distintas a la lineal, siempre y cuando se justifique y se adap-

te de forma coherente la longitud de transmisión.

5. Se ha propuesto un método de cálculo sencillo de implemen-

tar con medios informáticos usuales que permite responder a 

los requerimientos del EC2 y que aporta información respec-

to a las tensiones de adherencia y el deslizamiento a lo largo 

de la zona de transferencia. Creemos que es una herramien-

ta de cálculo que permite abordar cálculos precisos con más 

seguridad.
Figura 21. Desarroll  os del pretensado obtenidos considerando la Ecuación (40) 

y la Ecuación (5) y la ley lineal equivalente.
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Resumen

La entrada en vigor de los Eurocódigos, que son ya la única normativa vigente en la mayoría de los países euopeos, incluyendo Francia, Alemania 

y Reino Unido, y la idea, ya en fase de implementación a través del futuro Código Estructural, de que la parte de cálculo de las Instrucciones 

españolas de hormigón, acero y estructuras mixtas va a ser copia literal de los Eurocódigos, pone de manifi esto que la comunidad ingenieril 

española debe centrar sus esfuerzos en formarse para poder aplicar correctamente los eurocódigos y debe invertir energía en mejorar las futuras 

versiones de los eurocódigos. En este trabajo se señalan algunos problemas que se han detectado en la aplicación del Eurocódigo 2, para el 

proyecto de estructuras de hormigón, y se sugiere una serie de posibilidades de mejora que se han concretado en propuestas concretas transmitidas 

a través de AENOR al Subcomité 2 del Comité técnico TC-250 del CEN (Comité Europeo de Normalización), que es la empresa europea encargada, 

bajo mandato de la Comisión Europea, de la redacción de los Eurocódigos, para su consideración de cara a la nueva versión de los Eurocódigos 

cuya publicación está actualmente prevista para el año 2020.

Palabras clave: Evolución normativa; Cortante; Fisuración; CEN TC-250/SC2/WG1; Eurocódigo 2

Abstract

The Eurocodes, which are now the only valid structural code now in force in the majority of European countries, including France, Germany and 

the UK, and the idea, already under implementation, that the part dealing with structural design of the future Spanish Structural Code will be a 

literal copy of the Eurocodes, makes it evident that the Spanish engineering community must make an effort to obtain adequate training in the 

application of the Eurocodes and direct its energy at improving future versions of the Eurocodes, not at producing new national standards. In this 

paper some problems that have been detected in professional practice when applying Eurocode 2 to structural projects are described, as well as 

proposing some improvements to the current text. These suggestions for improvement have been transmitted through AENOR to Sub-Committee 

2 of Technical Committee TC-250 of CEN. CEN (European Committee for Standardisation), is the European company charged, under mandate by 

the European Commission, with the review of the Eurocodes aimed at producing a new, easier-to-use and broader generation for the year 2020.

Keywords: Code evolution; Shear; Cracking; CEN TC-250/SC2/WG1; Eurocode 2

EN 1992. Problemas en su aplicación y posibilidades de mejora

EN 1992. Problems in its application and suggestions for improvement
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Dr. Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos, FHECOR Ingenieros Consultores; 
Universidad Politécnica de Madrid (UPM), Madrid, España
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1. Introducción

A partir del año 2010 y con cierto retraso en función de los 

distintos países, por la necesidad de defi nir parámetros nacio-

nales de aplicación, se adoptaron, ya sea como normativa única 

(Alemania, Francia, Reino Unido, Austria), ya sea como nor-

mativa alternativa a la normativa nacional (España, Italia) los 

Eurocódigos. En muchos de los países europeos se están de-

sarrollando los primeros proyectos utilizando exclusivamente 

los Eurocódigos y esto hace que la experiencia de uso de esta 

normativa sea aún limitada. Sin embargo, poco a poco esta ex-

periencia va poniendo de manifi esto distintos problemas que 

surgen en la aplicación de los mismos y las diferencias que ello 

supone respecto de la práctica tradicional de los distintos países.

Actualmente se está llevando a cabo la revisión de los Eurocó-

digos que se prevé terminar para el año 2020. Para ello, en el seno 

del CEN-TC250/SC2 (subcomité europeo, constituido por técni-

cos de todos los países, en el que se desarrolla el Euro código 2) 

se ha creado el grupo de trabajo WG1. A través del AN/CTN-140/
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ajuste empírico seguro respecto de ensayos de laboratorio de 

elementos estructurales isostáticos sometidos a cargas pun-

tuales. Debido a la gran infl uencia que tiene en la resistencia 

a cortante medida en este tipo de ensayos la relación entre la 

distancia de la carga al apoyo (a) y el canto útil (d), los ensayos 

utilizados para este ajuste cumplen la condición a/d >2,50. En 

la fi gura 1 se muestra, como ejemplo para ilustrar este aspecto, 

algunos de los ensayos llevados a cabo por Díaz de Cossío y 

Siess de vigas sometidas a carga puntual [1] con valores de a/d 

variables. 

Sin embargo, las cargas que solicitan a muchos de los ele-

mentos que se han proyectado tradicionalmente sin armadura 

de cortante no responden a este esquema, puesto que se encuen-

tran sometidos a cargas uniformes (losas en edifi cios) o trian-

gulares (muros sometidos a empujes de tierra). No es posible 

mantener el proyecto de muchos de estos elementos sin arma-

dura transversal, si se aplican para su proyecto estrictamente 

los criterios establecidos en EN 1992-1-1. Para un análisis más 

profundo de este aspecto ver la referencia [2].

Por otra parte, la experimentación demuestra que la resis-

tencia a cortante es más elevada cuando se ensayan elemen-

tos sometidos a carga distribuida e investigaciones recientes 

muestran que este aumento puede ser espectacular para car-

gas triangulares, lo cual tiene una aplicación muy clara para 

el proyecto de muros [3]. En el trabajo descrito en la referen-

cia [3] se ensayaron 8 vigas, idénticas dos a dos para detectar 

resultados anómalos, compuestas por un voladizo compensado 

por un tramo anclado de tal forma que se aplicaba la carga al 

voladizo provocando una reacción en el anclaje trasero (ver es-

quema estructural en la fi gura 2). De esta forma el tramo de 

anclaje representa un voladizo sometido a carga puntual, mien-

tras que el voladizo frontal está sometido a una carga uniforme 

o triangular. Los ensayos se concibieron para que la relación 

M/(V·d), que, para el típico ensayo de viga bi-apoyada sometida 

SC2 (subcomité español espejo del CEN-TC250/SC2) se ha rea-

lizado una serie de propuestas encaminadas a hacer evolucionar 

los Eurocódigos en la dirección de mejorar aspectos concretos y 

contribuir al esfuerzo europeo para modernizar esta normativa. 

En este artículo se plantean algunos de estos aspectos justifi cando 

por qué deben ser objeto de revisión e indicando una posible di-

rección en la que puede plantearse dicha revisión.

2. Efecto de la distribución de la carga en la resistencia 
a cortante de elementos con armadura transversal

El modelo para el cálculo a cortante de elementos sin arma-

dura transversal incluido en EN 1992-1-1 (Parte 1-1 del Euro-

código 2 Proyecto de estructuras de hormigón) se basa en un 

Figura 2. Esquema estructural de ensayo de los elementos de la referencia [3]. Se ensayan a cada lado del apoyo central un voladizo sometido a carga puntual y 

otro sometido a carga uniforme o triangular manteniendo constante la relación M/V.

Figura 1. Ejemplo de la influencia de la relación a/d en la resistencia a cortante 

de elementos sin armadura transversal (Ensayos de Díaz de Cossío y Siess [1]).
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a carga puntual, es igual a la relación a/d, fuera el mismo para 

el voladizo frontal que para el voladizo trasero. De esta forma 

se puede comparar en el mismo elemento con el mismo hormi-

gón, la resistencia frente a carga puntual y a carga distribuida 

o triangular, eliminando una variable muy importante como es 

la interacción Momento-Cortante. En estos ensayos la relación 

M/V se tomó igual a 1,65/0,55 = 3,0, un valor que es apropiado 

de cara a minimizar el efecto de la relación a/d en la resistencia.

Las vigas se denominaron con las letras “C” o “V” en fun-

ción de si eran de canto constante o variable, seguidas de “R” o 

“T” en función de si el voladizo se cargaba con carga repartida 

o triangular y el número 1 o 2 debido a que se ensayaron dos 

vigas de cada tipo, como ya se ha indicado. Todas las probe-

tas se proyectaron con una armadura de fl exión compuesta por 

2 barras ɕ26,5 de calidad 850/1050 no pretensadas. Se usaron 

barras de alta resistencia para poder representar elementos con 

cuantías geométricas bajas (0,79% en este caso), dado que los 

elementos que se proyectan sin armadura de cortante tienen 

cuantías bajas (losas), y evitar una rotura por fl exión. 

Los resultados obtenidos se detallan en la fi gura 3. Todos 

los ensayos rompieron a cortante primero por el vano anclado 

(carga puntual). Tras esta rotura se reparaba dicho vano me-

diante placas de acero colocadas en la cara superior e inferior 

de la viga y cosidas mediante 6 barras ɕ12. Tras la reparación 

se procedía a un nuevo ciclo de carga hasta producir la rotura 

por el voladizo. Aquí también se produjo una rotura a cortante 

en todos los casos. Se observa claramente en la fi gura 3 que los 

elementos sometidos a carga distribuida resisten más que los so-

metidos a carga puntual. Esta diferencia es del orden de un 20% 

cuando la carga es distribuida, y se dispara hasta valores de 

más del 100% para carga triangular. Por otra parte, se observa 

que, para carga puntal, no existe contribución de la componente 

vertical de la fl exión, debido a que la biela entra directamente 

al apoyo y este esquema es el mismo independientemente de si 

el canto es constante o variable. Por ello, la resistencia del vano 

sometido a carga puntual es la misma con canto constante o va-

riable. Este es un aspecto que no está explícito en la normativa 

y que debería refl ejarse dado que puede dar lugar a errores en 

proyecto.

En la tabla 1 se presenta un análisis más elaborado de los 

resultados en donde se resta a los elementos de canto variable 

la contribución de la componente de la fl exión tomada fuera 

de la zona de entrada directa de la carga. Se observa que con 

esta corrección el incremento de resistencia en elementos so-

metidos a carga uniforme está entre el 20 y el 30% mientras 

que en elementos con carga triangular la sobre-resistencia es 

de más del doble, salvo para el elemento VT2 donde el valor 

es del 43%. No obstante, parte de esta diferencia se debe a que 

la resistencia de este elemento frente a carga puntual es relati-

vamente elevada. 

Si se aplica la fórmula de EN 1992-1-1 para la geometría de 

estos ensayos, con una resistencia del hormigón correspondien-

te a un valor medio de 35 MPa, la resistencia a cortante que se 

obtendría sería de:

VR = 0,18 1+ 200

550
100 × 7,9

1000
35

1
3

× 0,25 × 0,55 ×1000 = 120kN

Se observa que este valor está en línea con los valores más 

bajos obtenidos en estos ensayos (114 y 118 kN), lo cual confi r-

ma que la fórmula de EN 1992-1-1 es una buena aproximación 

para elementos sometidos a carga puntual alejada del apoyo. 

Por otra parte, si se corrige el cortante resistente para tener 

en cuenta la parte de carga que entra directamente al apoyo (lo 

cual supone, según EN 1992-1-1, considerar el 25% del cortante Figura 3. Resultados brutos de los ensayos de la referencia [3].
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Tabla 1

Resultados brutos de los ensayos de la referencia [3]. Se corrigen los ensayos de canto variable restando al cortante resistente la componente vertical de la fl exión, 

solamente para carga distribuida

Cortante último medido en ensayo VR,di / VR,P

Ensayo Carga puntual VR,P 

[kN] (1)

Carga distribuida (DL) VR,di 

[kN] (2)

Componente vertical 

de la fl exión Vcd [kN]

DL-Vcd (VR,di) 

[kN] (3)

Ensayo 

(2)/(1)

Ensayo corregido 

(3)/(1)

CR1 132 174  0 174 1,32 1,32
CR2 154 190  0 190 1,23 1,23
VR1 148 236 45,3 191 1,59 1,29
VR2 144 240 46,1 194 1,67 1,35
CT1 114 241  0 241 2,11 2,11
CT2 149 308  0 308 2,07 2,07
VT1 118 300 57,6 242 2,54 2,05
VT2 141 250 48,0 202 1,77 1,43
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situado entre el apoyo y el 0,5d y un valor variable de la carga 

entre el 25% y el 100% del cortante para la carga situada entre 

0,5d y 2d) se puede obtener el cortante predicho para el ensayo 

por el modelo de EN-1992-1-1 a partir de la ecuación (1) para 

carga uniformemente repartida y a partir de la Ecuación (2) 

para carga triangular. En estas expresiones qu es la carga última 

uniforme y qu,max el máximo valor de la carga última triangular 

que producirían el agotamiento de la pieza de acuerdo con EN 

1992-1-1, d es el canto útil y L la luz del voladizo.

120 = qu × [(L − 2d) + 0,25 × 0,5 × d + 0,625 ×1,5 × d]

 (1)

qu = 120

L − 0,9375d
→ VR,EN1992 ≈ quL

120 = qu,max × 1

2

L − 2d 2

L
+ 0,25 × 0,5 × d × 1

2
1+ L − 0,5d

L
+

         +
1

2

L − 2d

L
+ 0,25

L − 0,5d

L
×1,5 × d  (2)

qu,max = 120
L
2

+ 0,375
d 2

L
− 0,9375d

→ VR,EN1992 ≈ 1

2
qu,maxL

En la tabla 2 se aplica este criterio a los ensayos de la referen-

cia [3] y se comparan con los valores medidos. Se observa que 

EN 1992-1-1 queda siempre del lado de la seguridad.

Todos estos datos, junto con otras evidencias de más amplio 

espectro (ver, por ejemplo, el análisis recogido en [4]), hacen 

necesario el planteamiento de la inclusión del efecto de la in-

fl uencia de la carga en la resistencia a cortante de elementos sin 

armadura transversal en la futura versión de EN 1992-1-1. Para 

ello se está trabajando en el seno del CEN-TC250/SC2/WG1 en 

una propuesta concreta.

3. Inclusión de una formulación para el anclaje de barras 
mediante placa

EN 1992-1-1 no cubre el anclaje de barras mediante placa 

(fi g. 4), una tecnología que es fundamental en muchas aplica-

ciones prácticas, en particular en zonas con gran congestión de 

armadura. Este tipo de solución está muy extendida en particu-

lar en el proyecto de plataformas off-shore. Tradicionalmente, 

su cálculo se ha hecho considerando la propuesta de la norma 

ACI-318 [5]. Sin embargo esta propuesta presenta una serie de 

limitaciones debido a que su origen es empírico. Estas limita-

ciones son:

– 1/3 del anclaje de la barra debe realizarse por adherencia

– El acero debe tener un límite elástico inferior a 413 MPa

– El hormigón debe tener una resistencia superior a 34 MPa

– En muchos casos el recubrimiento lateral que exige el ACI-318 

es excesivo

Debido a estas limitaciones, el modelo deja sin respuesta un 

sinfín de problemas prácticos. Con este trasfondo, FHECOR 

Ingenieros Consultores, junto con la UPM, colaboraron en el 

proyecto de investigación liderado por ARMATEK, “Investi-

gación y desarrollo de un nuevo método de anclaje de barras de 

acero corrugadas en hormigón y estudio de sus aplicaciones en 

la construcción”, parcialmente fi nanciado por el CDTI con el 

código de proyecto IDI-20110631.

Como resultado de este proyecto se desarrolló un modelo 

teórico, basado en una idea física, que no tiene las limitaciones 

del modelo del ACI-318 y que además se ajusta sensiblemente 

mejor a los resultados experimentales disponibles.

Este modelo parte de la formulación clásica de una carga 

aplicada sobre un macizo de hormigón que se aplica de forma 

Tabla 2

Evaluación del modelo de EN 1992-1-1 teniendo en cuenta la corrección por la carga que entra directamente al apoyo

Ensayo Carga distribuida (DL) VR,di [kN] (1) L [m] qu,EN 1992-1-1 Vu,EN 1992-1-1 DL-Vcd (VR,di) [kN] (3) (3)/(2)

CR1 174 3,3 43,1 142,2 174 1,22
CR2 190 3,3 43,1 142,2 190 1,34
VR1 236 3,3 43,1 142,2 191 1,34
VR2 240 3,3 43,1 142,2 194 1,36
CT1 241 4,95 60,5 149,8 241 1,61
CT2 308 4,95 60,5 149,8 308 2,06
VT1 300 4,95 60,5 149,8 242 1,62
VT2 250 4,95 60,5 149,8 202 1,35

Figura 4. Distintas técnicas para producir barras ancladas con placa. De arriba 

abajo: soldadura por fricción, rosca cónica, remache, soldadura tradicional.
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habitual para dimensionar la armadura necesaria para difundir 

la carga (fi gs. 5 y 6). En el caso de una barra anclada con placa 

no se dispone una armadura para resistir las tracciones que se 

generan. Por ello el modelo se basa en estimar cuál es la resis-

tencia a tracción del hormigón sin armadura en términos de 

fuerza, suponiendo un modelo tipo splitting. El modelo se basa 

en estimar que la superfi cie de hormigón que resiste la tracción 

es una superfi cie vertical y rectangular que tiene un canto igual 

al ancho del bloque (a) (cuyas dimensiones vendrán delimitadas 

por el recubrimiento frontal –es decir, será igual a dos veces 

la distancia entre el eje de la barra y el borde del bloque más 

próximo a la barra) y cuyo ancho corresponde a un ancho efi caz 

defi nido de acuerdo con la ecuación (3), donde b es el ancho del 

bloque, cuya dimensión vendrá fi jada por la separación entre 

barras o el recubrimiento lateral (en este caso b sería igual a dos 

veces la distancia entre el eje de la barra y el borde paralelo a la 

dimensión a más próximo) y b1 es el ancho de la placa, paralelo 

a la dimensión b. β es un parámetro de modelo que se toma 

igual a 1,00, lo cual supone una difusión de la fuerza igual en 

las dos direcciones (consistente con αmod = 26,56°).

bef = b1 + βa ≤ b (3)

Con estos criterios, se plantea la ecuación (4). En esta ecua-

ción TSd es la tracción solicitante, derivada del modelo de bielas 

y tirantes clásico, y TRd es la tracción que resiste el hormigón. 

κ es un factor de modelo que tiene en cuenta que la distribución 

de tracciones en la sección resistente no es uniforme y adopta 

un valor de 2/3 que correspondería a una distribución de ten-

siones parabólica.

TSd = NSd

2
tg αmod 1− a1b1

ab

TSd ≤ TRd → NSd

2
tg αmod 1− a1b1

abef

≤κ fctdabef

NRd ,2 = Nsd → NRd ,2 = 2 ×κ fctd

tg αmod

abef

1− a1b1

abef

 (4)

Figura 5. Carga aplicada sobre un macizo de hormigón. Definición de la notación.

Figura 6. Difusión de la carga. Modelo de bielas y tirantes adoptado. El án-

gulo de difusión supuesto (αmod) es de 26,56°
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La ecuación (5) muestra cómo queda la expresión de la rotu-

ra por tracción debida a la difusión con los valores numéricos 

de los parámetros de modelo adoptados. 

 (5)

Adicionalmente, es posible que la rotura se produzca por 

compresión excesiva. Esta compresión puede ser más o me-

nos uniaxial, cuando las dimensiones de la placa se asemejan 

a las dimensiones del bloque, o por compresión triaxial cuando 

las dimensiones del bloque son muy grandes respecto de las di-

mensiones de la placa. Esta segunda condición viene expresada 

por la ecuación (6) y corresponde a un planteamiento clásico. 

NRd ,1 = min fcd

ab

a1b1

;kct fcd a1b1 (6)

El valor de kct adoptado normalmente por la normativa, in-

cluyendo EN 1992-1-1, es de 3,0, o, en algunos casos 3,3. No 

obstante, este valor es muy conservador y en la referencia [6] el 

propio Leonhardt, padre de esta expresión, indica que el factor 

de 3,0 lleva implícito un factor de seguridad de 3. Por ello, en 

las comparaciones con los datos experimentales se ha adoptado 

un valor de kct igual a 9,0.

En la fi gura 7 se muestra la comparación del modelo pro-

puesto para los ensayos llevados a cabo por De Vries [7]. Estos 

ensayos consisten en ensayos de pull-out profundos donde las 

barras se encuentran ancladas en un bloque de hormigón a una 

profundidad sufi ciente para que el tipo de rotura sea de tipo 

blow-out. Se han considerado solamente ensayos en los que no 

hay adherencia entre la barra y el hormigón, algo que se consi-

gue mediante un envainado de la barra hasta la posición de la 

placa de anclaje. Por otra parte, debido a que en [7] se especifi -

ca solamente la resistencia media del hormigón a compresión, 

para esta comparación, la resistencia a tracción se ha estimado 

a partir de la fórmula: fct ,m = 0,3 fcm
23 . En la referencia [8] se 

demuestra que esta formulación mejora signifi cativamente los 

modelos propuestos por el propio De Vries que forman la base 

de la propuesta del código americano ACI-318. Igualmente 

en dicha referencia se contrasta el modelo con 383 ensayos lle-

vados a cabo por Niyogi [9], también con excelentes resultados.

Respecto de la seguridad del modelo, en la fi gura 8 se mues-

tra la comparativa utilizando los ensayos de De Vries introdu-

ciendo la resistencia característica del hormigón (restándole a 

los valores medidos 8 MPa) y un coefi ciente de minoración de 

la resistencia del hormigón de 1,50. Se observa que la formula-

ción propuesta es sufi cientemente segura.

A la vista de lo expuesto anteriormente, se considera una 

necesidad que el Eurocódigo cubra en su próxima revisión el 

problema de las barras ancladas con placa. Por otra parte, el mo-

delo que se propone mejora los modelos implementados en otras 

normas y resulta sufi cientemente seguro.

4. Relación entre durabilidad y abertura de fi sura, 
en particular en presencia de recubrimientos importantes

Los elementos en contacto con tierras deben necesariamente 

proyectarse con grandes recubrimientos (70 mm). La formula-

ción de fi suración de EN 1992-1-1 hace que estos elementos se 

vean penalizados al aumentar la separación entre fi suras con el 

recubrimiento, de tal forma que muchos de estos elementos y 

en particular los muros pantalla, vienen dimensionados por la 

necesidad de limitar la abertura de fi sura. Esta circunstancia es 

relativamente paradójica puesto que se provee a estos elementos 

de un recubrimiento importante precisamente para mejorar sus 

condiciones de durabilidad. 

Figura 7. Contrastación experimental del modelo propuesto frente a los ensa-

yos de referencia (De Vries [8]).
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Figura 8. Seguridad del modelo evaluada utilizando los ensayos de De Vries [8].
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Teniendo en cuenta este contexto, COMSA lideró el proyecto 

de investigación “Estudio de fi suración en muros pantalla” con 

la participación de FHECOR Ingenieros Consultores y el gru-

po de Hormigón Estructural de la Universidad Politécnica de 

Madrid. Este proyecto fue parcialmente fi nanciado por el CDTI 

bajo el código de proyecto IDI-20080937.

Como parte de los trabajos realizados en este contexto, se 

llevaron a cabo ensayos a escala real en vigas simplemente 

apoyadas con dos voladizos, con una amplia zona de fl exión 

constante [10,11]. Estos ensayos se concibieron de tal forma que 

se pudiera poner claramente de manifi esto la infl uencia del re-

cubrimiento. En las fi guras 9 y 10 se muestra el esquema del 

ensayo y las secciones transversales de las vigas ensayadas, 

respectivamente.

Los ensayos se identifi can con un código de 3 números del 

tipo ω-c-s, siendo

• ω, el diámetro en mm

• c, el recubrimiento geométrico en mm

• s, la separación entre cercos en cm (este código vale 00 para 

los elementos que no lleven cercos en la zona central)

En la tabla 3 se muestran los valores de la abertura de fi sura 

media y la abertura de fi sura máxima medidas para una tensión 

Figura 9. Esquema de ensayo de vigas a fisuración con una zona de 3,42 m sometida a flexión constante.

Figura 10. Secciones transversales de los elementos ensayados. Se variaron los siguientes parámetros: relación ɕ/ρef (utilizando 4ɕ12 o 4ɕ25 en la cara traccio-

nada), el recubrimiento (20 o 70 mm) y la cuantía de armadura transversal con elementos sin cerco, con cercos a 10 cm y con cercos a 30 cm.

Tabla 3

Abertura de fi sura (mm) medida (valor medio/valor máximo) y valores obtenidos por aplicación de las principales normas de hormigón estructural

Ensayo EN-1992 MC-90 EHE/EHE-08 BS ACI-318 Ensayo

12-20-00 0,09/0,16 0,10/0,16 0,11/0,18 0,06/0,11 0,11/0,15 0,15/0,31
12-20-10 0,19/0,33
12-20-30 0,26/0,33
12-70-00 0,19/0,24 0,16/0,24 0,20/0,34 0,15/0,25 0,25/0,34 0,28/0,42
12-70-10 0,32/0,35
12-70-30 0,39/0,49
25-20-00 0,09/0,15 0,08/0,11 0,13/0,22 0,09/0,15 0,12/0,16 0,20/0,34
25-20-10 0,16/0,29
25-20-30 0,19/0,33
25-70-00 0,20/0,35 0,09/0,14 0,25/0,42 0,24/0,40 0,30/0,40 0,35/0,61
25-70-10 0,27/0,63
25-70-30 0,34/0,64
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de trabajo normal en servicio de 250 MPa. Igualmente se recogen 

los valores correspondientes calculados con los modelos de las 

principales normas de hormigón estructural. Destaca que para 

el recubrimiento de 70 mm, las aberturas de fi suras son excesi-

vas, particularmente para los elementos con mayor armadura. El 

mejor comportamiento de las vigas menos armadas se atribuye 

a que el efecto de contribución entre fi suras es todavía muy im-

portante para este nivel tensional. También se observa que los 

valores proporcionados por la normativa se quedan cortos.

Se plantea por tanto la pregunta acerca de si esto es realmen-

te un problema desde el punto de vista de la durabilidad, dado 

que ciertamente lo será si el problema es de apariencia. La fi gu-

ra 11 muestra una interpretación respecto de por qué crece tanto 

la abertura de fi sura con el recubrimiento. La fi suración en torno 

a una barra de acero se puede descomponer en una fi suración 

principal que está formada por las fi suras pasantes que llegan 

a la superfi cie del hormigón y una serie de fi suras secundarias 

(fi suras de Goto [12]). De esta forma la abertura de fi sura es 

muy pequeña en la proximidad de la barra porque la diferencia 

de deformación entre el hormigón y el acero se absorbe por la 

abertura de muchas fi suras. A medida que la abertura de la fi sura 

pasante se evalúa más lejos de la cara de la barra su valor crece 

debido a que se van cerrando las fi suras secundarias (ver tam-

bién las referencias [13] y [14]). Por tanto, cuanto más importan-

te es el recubrimiento menor será el número de fi suras pasantes. 

En el ejemplo de la fi gura 11 la abertura de fi sura superfi cial será 

el doble en el elemento superior, que tiene más recubrimiento, 

respecto de la del elemento inferior, que tiene menos recubri-

miento. Sin embargo, en la barra no hay ninguna razón para 

pensar que ambas aberturas de fi sura no serán iguales.

Una forma de tener en cuenta este aspecto es exigir el cálculo 

de la abertura de fi sura para un recubrimiento nominal (por 

ejemplo 25 mm, por ser éste una valor tradicional) a efectos de 

limitar su valor por razones de durabilidad, mientras que se ha-

ría el cálculo con el recubrimiento real a efectos de apariencia o 

control de las aberturas de fi sura reales en obra.

5. Límites de esbeltez para vigas y losas

Los límites de esbeltez planteados en EN 1992-1-1 para evi-

tar el cálculo de deformaciones llevan implícitos una serie de 

supuestos cuya variación infl uye de forma muy signifi cativa en 

los valores de dichos límites [15]. En particular, la formula-

ción actual lleva implícita una relación entre carga permanente 

(Qperm) y carga total (Qtot) del 60% y considera la fi suración 

solamente debida a la carga cuasipermanente, y no tiene en 

cuenta que la posible aplicación de la sobrecarga característica 

daría lugar a un deterioro del efecto de la contribución de la 

resistencia a tracción del hormigón entre fi suras. Este último 

supuesto, adoptado en su día para no incrementar los valores 

de límites de esbeltez tradicionales manejados hasta esta fecha, 

no es consistente con métodos constructivos muy habituales 

en los que se cimbran en edifi cios dos o tres plantas sobre las 

losas ya construidas induciendo en las mismas cargas que se 

aproximan a sus valores característicos, y ha sido criticado por 

Vollum [16].

En la fi gura 12 se muestra la infl uencia de la relación Qperm /Qtot 

en el valor del límite de esbeltez para un hormigón C30/37.  

Se observa una diferencia importante. Para una cuantía geo-

mé trica de la armadura traccionada ρ  =  As / (bd)  =  1,5%, 

se obtienen valores de la relación luz/flecha (L/f) de 15,5 

para Qperm /Qtot = 50%, 14,1 para Qperm / Qtot = 60% y 12,3 para 

Qperm /Qtot = 75%. Hay por tanto un amplio margen de maniobra 

y resulta deseable incorporar esta variable en el modelo.

De la misma forma, en la fi gura 13 se muestra la infl uencia 

de considerar la aplicación de la carga característica o solamen-

te la de la carga cuasipermanente a efectos de evaluar la contri-

bución del hormigón entre fi suras. El gráfi co está obtenido para 

un hormigón C30/37 y una relación Qperm / Qtot = 60%. Se obser-

va que la diferencia se concentra en la zona de cuantías bajas, 

debido a que, para cuantías altas, el efecto de la contribución 

del hormigón entre fi suras es mucho menos importante. Aun-

que la diferencia es relativamente modesta (L/f = 20 si sólo se 

considera la carga cuasipermanente y L/f=19 si se considera la 

carga característica), se podrían obtener valores mayores para 

otras resistencias y otras distribuciones de carga y se considera 

necesario corregir el modelo actual para adaptarlo a la conside-

ración de unas condiciones de contribución del hormigón entre 

fi suras más desfavorables. 

Finalmente, se hace hincapié en el carácter prestacional que 

debe tener la normativa moderna, de tal forma que debe ser 

el propietario de la estructura quien decida cuál es el límite 

admisible para las fl echas de su estructura en función del uso 

que quiera darle a la misma. Queda claro que la formulación 

del límite de esbeltez variará de forma importante si se fi ja el 

límite de la fl echa en L/300 o L/200 en lugar del valor adoptado 

actualmente de L/250. 

Se propone por tanto modifi car la formulación de los límites 

de esbeltez para tener en cuenta los siguientes parámetros, ac-

tualmente implícitos o no considerados:

• Distribución de la carga (es decir, relación Qperm /Qtot).

• Aplicación de la sobrecarga característica simultáneamente 

con el peso propio de la estructura, con objeto de minimizar 

Figura 11. Separación entre fisuras superficiales en función del recubri-

miento del elemento. En el elemento superior la abertura de fisura en super-

ficie será el doble de la que se medirá en el elemento inferior. Sin embargo, 

a nivel de la barra, ambos elementos tendrán, en principio, la misma aber-

tura de fisura.

srm

sr,m
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el efecto de la contribución del hormigón entre fisuras, ob-

teniendo un modelo más conservador, dado que el modelo 

actual podría quedar del lado de la inseguridad.

• Generalización de la formulación para poder fijar el límite 

admisible de la flecha.

6. Conclusiones

Como se deduce del cuerpo de este artículo, el Eurocódigo 

de hormigón estructural EN 1992, siendo un buen documento, 

requiere una serie de modifi caciones y adiciones importantes 

de cara a su aplicación práctica. En este trabajo se han detallado 

y fundamentado algunas de ellas, todas las cuales tienen una 

clara aplicación al proyecto y además suponen un impacto eco-

nómico sobre las estructuras que se proyectarán en el futuro:

• Debe mantenerse la posibilidad de seguir proyectando ele-

mentos sin armadura transversal con las mismas caracterís-

ticas de otras estructuras con gran tradición y que no han 

generado casos de patología. Para ello debe incorporarse a 

los modelos de cálculo la consideración de cómo está distri-

buida la carga solicitante.

• Debe incorporarse un modelo para el proyecto de estructu-

ras con barras ancladas mediante placa. Dicho modelo debe 

tener una base física que permita analizar geometrías habi-

tuales con distintas calidades de los materiales y debe ajus-

tarse bien a la base empírica existente. Para ello ya existe una 

propuesta que se ha descrito brevemente en el apartado 3. 

• Deben replantearse los límites a la abertura de fisura cuan-

do se disponen grandes recubrimientos y el límite máximo 

viene dado por condiciones de durabilidad. En estas circuns-

tancias no deben penalizarse los recubrimientos importantes 

porque en la proximidad de la barra la abertura de fisura en 

elementos con menor recubrimiento y con mayor recubri-

miento serán, en principio iguales, aunque en superficie se 

observen grandes diferencias. La razón hay que buscarla en 

el cierre de las fisuras secundarias, no visibles, a medida que 

la abertura de fisura se mide más lejos de la barra.

• Resulta necesario adaptar la formulación del límite de esbel-

tez para incluir parámetros importantes que no contempla la 

formulación actual. Éstos son:

– La relación Carga permanente/Carga total

– La posibilidad de fisuración temprana por aplicación de la 

carga característica durante el proceso constructivo

– La posibilidad de que la propiedad exija otros límites a la fle-

cha (L/f = 200 o L/f = 300) en lugar del valor de L/250 que 

está implícito en la formulación actual, favoreciendo una fi-

losofía prestacional en el uso de la normativa 

Debe aprovecharse la revisión de los Eurocódigos para in-

cluir todos los aspectos anteriores de tal forma de hacer progre-

sar la normativa, incorporando el conocimiento acumulado en 

los últimos años y que no estaba disponible durante el proceso 

de redacción de la versión actual. 
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Resumen

La corrosión de la armadura es uno de los problemas de mayor impacto económico en el ciclo de vida de las estructuras de hormigón por lo que es 

necesario optimizar las estrategias de reparación de estructuras corroídas. Sin embargo, a nivel internacional no hay códigos que permitan una 

evaluación por lo que se incluirán criterios en la revisión del Eurocódigo 2 para la evaluación de estructuras existentes y deterioradas. En el 

presente artículo se resumen el trabajo realizado en el proyecto Contecvet, fi nanciado por la Comisión Europea, y los avances realizados desde 

entonces. En las estructuras existentes, una primera precisión consiste en determinar si el deterioro ha alcanzado a la armadura, y en ese caso, 

cuánto se ha afectado al comportamiento estructural. Calculada la velocidad de corrosión a partir de los datos tomados en la propia estructura es 

posible estimar la velocidad de avance del deterioro mediante los modelos desarrollados y la vida residual remanente. Se resumen los modelos y 

expresiones para estimar la capacidad resistente de estructuras con armaduras corroídas a considerar en la elaboración del nuevo Eurocódigo 2.

Palabras clave: Estructuras de hormigón; Corrosión de armadura; Evaluación estructural; Códigos

Abstract

The reinforcement corrosion is one of the major problems with relevant economic impact in the life cycle of concrete structures and that is why it 

is necessary to optimize the repair strategies in corroded structures. However, almost no international codes are available for structural evaluation 

and some criteria will be included in the revision of Eurocode 2 to evaluate existing deteriorated structures. A summary of Contecvet project funded 

EC is presented in this paper as well as some more recent developments. A fi rst step in the evaluation of existing structures is to identify if the 

aggressive has reached the reinforcement and how much has affected to the structural performance. As soon as the corrosion rate has been 

calculated from the data taken in the structure, it is possible to estimate the rate of the structural deterioration process through the developed models 

and the remaining service life. Some models and expressions are summarized to estimate the residual bearing capacity of concrete structures with 

corroded reinforcement to be considered when drafting the new Eurocode 2.

Keywords: Concrete structures; Corrosion of reinforcement; Structural assessment; Standards
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1. Introducción

El reto actual en el campo de las infraestructuras se orienta 

más a evaluar, reforzar y adaptar las estructuras existentes a 

los requisitos para su uso que al proyecto y construcción de 

nuevas. La corrosión de las armaduras es uno de los fenómenos 

que genera mayores problemas de patología en las estructuras 

de hormigón armado siendo necesario desarrollar criterios y 

reglas que permitan su evaluación estructural para poder esti-

mar su seguridad residual y adoptar las estrategias apropiadas 

para su reparación o refuerzo.

Existen numerosas referencias bibliográfi cas acerca de la in-

fl uencia del medio agresivo en el comportamiento de los ma-

teriales, que no se incluyen por no ser el objeto del presente 

trabajo. Sin embargo, se han publicados menos artículos para 

incorporar este comportamiento en la respuesta de la estructura.
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En los siguientes apartados de este artículo, se resumen al-

gunas refl exiones acerca de la corrosión de las armaduras, los 

efectos estructurales de dicha corrosión y los posibles cambios 

que serían necesarios en la norma EN 1992 Eurocode 2 [2] para 

poder extender su campo de aplicación a la evaluación de es-

tructuras de hormigón armado afectadas por la corrosión de 

sus armaduras.

2. La corrosión en las estructuras de hormigón 

El hormigón es un material que protege al acero tanto como 

barrera física (aunque porosa y permeable) como barrera quí-

mica, ya que la alcalinidad del cemento induce la formación de 

una capa submicroscópica sobre el acero que le confi ere una 

pasividad permanente a no ser que cambie la composición quí-

mica en los alrededores de la armadura. Este cambio de condi-

ciones se produce si el gas dióxido de carbono de la atmósfera o 

los iones cloruros que penetran a través del líquido de los poros, 

alcanzan el nivel de las barras de refuerzo. Estas sustancias re-

ducen el pH de la fase líquida de los poros y por ello se disuelve 

la capa pasiva del acero que se empieza a corroer de forma local 

(cloruros) o general (carbonatación).

Se entiende como vida útil el período de tiempo en el que 

la estructura conserva los requisitos de proyecto sobre segu-

ridad, funcionalidad y estética sin costos inesperados de man-

tenimiento. Estos requisitos de proyecto incluyen por tanto la 

ausencia de corrosión de la armadura. 

Tuutti estableció su conocido modelo [3] que se muestra 

en la fi gura 1. Este modelo está desarrollado específi camen-

te para el caso de la corrosión aunque se puede extender a 

cualquier tipo de deterioro. En el modelo se distinguen dos 

períodos:

• Período de iniciación de la corrosión, ti, que es el tiempo 

que tardan los cloruros o la carbonatación en llegar hasta la 

armadura y despasivarla.

• Período de propagación, tp, en el que la armadura se corroe 

libremente, hasta que llega a un grado de deterioro inacepta-

ble desde el punto de vista de la seguridad o funcionalidad o 

estética.

Se entiende por vida residual [4] el tiempo a partir del mo-

mento en que la estructura alcanza el anterior límite inacepta-

ble. Durante este período, se suele acometer la reparación de la 

estructura o se interviene en ella para restituir unas condicio-

nes de seguridad, funcionalidad o estética lo más similares, o 

incluso superiores a las del proyecto. Así pues, la acepción de 

“residual” se aplica mientras la estructura no sea intervenida, e 

implica por tanto la idea de que la estructura se degrada progre-

sivamente a una determinada velocidad. 

La fi gura 2 presenta un esquema de la tendencia progre-

siva de degradación en su capacidad portante aplicado a una 

estructura que se está corroyendo, y que corresponde a lo 

que sería su vida residual. El momento óptimo para la inter-

vención no se puede generalizar, ya que este se debe deducir 

del balance equilibrado de los siguientes factores: técnicos 

A comienzos de los años 2000, se llevó a cabo el proyecto 

I+D europeo Contecvet, coordinado por Bristish Cement Asso-

ciation (BCA), para la evaluación de estructuras de hormigón 

armado deterioradas por los efectos de la acción del hielo, la 

reacción árido-álcali y la corrosión de las armaduras. Este pro-

yecto culminó con la redacción de manuales para la evaluación 

de las estructuras afectadas por cada uno de los deterioros antes 

mencionados. Los autores de este artículo participaron activa-

mente en el manual para evaluar estructuras afectadas por la 

corrosión de sus armaduras [1].

El trabajo realizado en el proyecto Contecvet cobra especial 

relevancia en la actualidad en la que se pretende la actualiza-

ción de los Eurocódigos, extendiéndolos al campo de la eva-

luación de las estructuras existentes, para lo que está previsto 

incluir un anejo en cada uno de los Eurocódigos. Estos anejos 

deberían contemplar tanto los criterios y modelos para poder 

evaluar una estructura con armaduras corroídas o degradadas 

por otros tipos de ataque, como aquellos que permitan realizar 

una predicción de su comportamiento futuro.

Figura 1. Modelo de vida útil de Tuutti.

Figura 2. Tendencia de la pérdida de capacidad portante de estructuras que 

sufren corrosión de la armadura.
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(capacidad portante residual o pérdida de funcionalidad o 

estética), económicos (costo de la reparación y de las limi-

taciones en el uso de la estructura) y sociales (alteraciones y 

daños por falta del uso temporal de la estructura). Una vez 

la estructura es reparada, se establecerá cuál es el tiempo de 

vida útil futura. 

2.1. Modelos de predicción de la carbonatación

Tanto si el frente carbonatado o el límite de cloruros han 

llegado, o no, a la armadura, resulta básico conocer su posición 

en el recubrimiento para poder: 

• O bien predecir el tiempo que le falta para alcanzar la super-

ficie exterior de la barra.

• O calcular cuando alcanzó esa superficie exterior, es decir, 

cuánto tiempo lleva corroyéndose la barra.

Para realizar estos cálculos, el valor de “x” se introduce en 

modelos de predicción del avance del frente agresivo. En gene-

ral se considera que la carbonatación y los cloruros penetran 

mediante un proceso de difusión, por lo que es cuadrática la 

relación entre el tiempo y la distancia alcanzada por el frente 

agresivo. Esta relación es lo que se conoce como de “la ley de la 

raíz cuadrada del tiempo”:

= Vc t (1)

donde x = distancia alcanzada por el agresivo, t = tiempo de 

actuación y Vc es una velocidad de penetración del agresi-

vo que engloba todas las variables dependientes del propio 

hormigón y de la agresividad ambiental. Sus unidades son 

mm/año0,5, lo que indica que se trata de un factor que refl e-

ja la velocidad de avance del agresivo. La acción ambiental 

así defi nida quedaría expresada genéricamente por la Vc y el 

efecto de la acción por la x. Tanto la velocidad de avance del 

frente carbonatado (VC02 
) como de la cantidad límite de cloru-

ros (VCl ) puede calcularse de esta forma simplifi cada. Existen 

fórmulas más complejas que la (1) [3-5] para el cálculo de la 

velocidad de avance de la carbonatación en las que la concen-

tración del agresivo está explícita y la velocidad se expresa 

como coefi ciente de difusión D de la sustancia agresiva (CO2). 

Este D puede ser constante o variable con la humedad del 

hormigón o con la edad. Estos modelos exigen el conocimien-

to de parámetros cuya cuantifi cación es difícil de conseguir 

mediante ensayos. Tal es el caso de los modelos contenidos 

en el actual Model Code [6] que contienen parámetros como 

un factor de curado o de humedad ambiental cuya determina-

ción es subjetiva y añaden mucha más incertidumbre de la que 

quieren evitar. Además, estos modelos son de relativo reciente 

desarrollo y por tanto no están calibrados a largo plazo. Es de-

cir, no hay estructuras en las que habiendo realizado ensayos 

a corto plazo, se tengan los resultados a largo plazo de las 

predicciones. Tampoco lo ha sido el de la ecuación (1), pero su 

sencillez hace que se haya podido aplicar en muchas estructu-

ras con sufi ciente grado de fi abilidad.

2.2. Modelos de predicción del ingreso de cloruros

En el caso del ataque por cloruros se usa fundamentalmente 

una solución de la ecuación de Fick en estado no estacionario 

[7-9] donde J(x) es el fl ujo de iones cloruro, C es la concentra-

ción a la distancia x, t es el tiempo y Dap es el coefi ciente de 

difusión aparente:

−J(x) = ∂C(x)

∂t
= Dap

∂2C

∂x2 (2)

cuya solución para medio semi-infi nito y concentración super-

fi cial y coefi ciente de difusión constantes es:

Cx = Cs ⋅(1− erf
x

2 Dapt
) (3)

Cx = proporción de cloruros a la profundidad x

Cs = proporción de cloruros en la superfi cie del hormigón

Dap = coefi ciente de difusión de los cloruros en m2/s

erf = función de error

Sin embargo, este modelo no se ajusta bien a las observa-

ciones in situ, debido a que en la realidad no se producen las 

condiciones iniciales y de contorno que se consideran para la 

resolución de esta expresión [10]. Así:

• Cs no permanece constante, sino que varía con el tiempo.

• D no es constante, ya que varía con la concentración de clo-

ruros y parece variar con el tiempo.

• Solo considera fenómenos de difusión cuando la absorción es 

un fenómeno frecuente en medios marinos.

Parece ajustarse mucho mejor otra fórmula basada en la apa-

rición de una zona diferenciada en la superfi cie del hormigón 

(efecto piel) [11]. 

Para considerar la aparente variación del coeficiente de 

 difusión con el tiempo [12] se introduce la siguiente expresión 

en (3):

DCl (t) = DCl (t0 )
t0

t
⎛
⎝

⎞
⎠

n

 (4)

donde n es el factor de edad, que resulta ser el parámetro más 

determinante ya que pequeñas variaciones se convierten en dé-

cadas de diferencia en la predicción de la vida útil.

Además es importante defi nir en estos modelos el límite 

aceptable de cloruros. En general se usa el 0,4% en relación al 

peso de cemento aunque hay normas que permiten umbrales 

superiores [4]. También existe un tratamiento probabilista en 

el que se contempla la variabilidad del límite [13] y en el que el 

0,4 corresponde aproximadamente a un 10% de probabilidad 

de corrosión.

Como resumen puede decirse que los modelos de penetración 

del agresivo que son más complejos están todavía en una fase de 

desarrollo debido a que no se han podido calibrar a largo plazo, 

por lo que sus predicciones están sujetas a muchos errores, ya 

que los parámetros son una aproximación, sin posibilidad de ve-

rifi cación por el momento, hasta que pasen más años.
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2.3. Modelos de propagación de la corrosión

El modelo del periodo de propagación tiene una formulación 

muy simple como se indica a continuación [14]:

Px = Vcorr ⋅ t (5)

Px = espesor del ataque por corrosión en el tiempo t, en mm

Vcorr = velocidad de corrosión, en mm/año

Atendiendo a la disminución de diámetro, se puede estable-

cer que:

t = 0 −α ⋅Px (6)

ɕ0 = diámetro inicial, en mm

ɕt = diámetro residual de la barra corroída, en mm

α =  factor de picadura, igual a 2 para corrosión homogénea y 

a 5-10 para picaduras

Este modelo ha sido ya calibrado pues simplemente in-

dica que la barra pierde diámetro debido a la corrosión de 

forma lineal con el tiempo, lo que resulta de dividir la dis-

minución con respecto al diámetro inicial por el número 

de años que ha durado la corrosión. El comportamiento li-

neal se ha derivado de estudios realizados durante más de 

20 años [15] que indican que es posible considerar un valor 

anual representativo constante de la Vcorr ya que el clima es 

cíclico por repetición anual de las distintas estaciones. De 

forma orientativa se puede decir que una Px de 0,075 mm da 

lugar a fisuras de alrededor de 0,3-0,4 mm en la superficie 

del hormigón [16]. 

3. Efectos estructurales de la corrosión en las estructuras 
de hormigón

El periodo de propagación se inicia cuando el agresivo alcanza 

la superfi cie externa de las armaduras, sea debido este a la pre-

sencia de cloruros (ambiente marino, uso de sales de deshielo) 

o a la carbonatación del hormigón por la acción del CO2 de la 

atmósfera. 

Entonces, la corrosión de la armadura comienza y la capaci-

dad de respuesta de la estructura puede resultar afectada, debi-

do principalmente a:

• La disminución de la sección de sus armaduras, importante 

en el caso de ataque por picaduras producido por la acción de 

los cloruros.

• La fisuración y el desprendimiento del hormigón que rodea a 

la armadura debido al mayor volumen ocupado por los pro-

ductos de la corrosión.

• La disminución del efecto compuesto hormigón-acero por 

el deterioro de la adherencia entre acero y hormigón, más 

significativo cuando se produce un grado avanzado de co-

rrosión generalizada por carbonatación del hormigón.

Estos efectos tienen que ser considerados en los modelos 

para la evaluación de las estructuras deterioradas frente a los 

Estados Límites.

Seguidamente, se exponen estos efectos a partir de los tra-

bajos desarrollados en el proyecto Contecvet [1] en los que las 

piezas fueron corroídas a velocidades máximas del orden de 

100 μA/cm2 que deberán ser complementados con observa-

ciones en estructuras corroídas en condiciones ambientales.

3.1. Sobre la armadura

El efecto más signifi cativo de la corrosión en la armadura es 

la disminución de la sección resistente que depende del tiem-

po transcurrido desde el inicio del periodo de propagación y 

del valor medio de la velocidad de corrosión tal y como se ha 

indicado en la descripción anterior del modelado del periodo 

de propagación, siendo más relevante en barras de pequeño 

diámetro bajo corrosión por picaduras.

A título de ejemplo, en la fi gura 3 se representa la pérdi-

da de la sección en tanto por ciento de dos barras de 20 y 

6 mm de diámetro, respectivamente, en función del tiempo 

transcurrido desde el inicio del periodo de propagación, para 

una velocidad de corrosión media elevada igual a 1 μA/cm2 

(0,0116 mm/año). 

En el caso de corrosión homogénea, la barra de 20 mm 

tiene una pérdida de sección despreciable (6%) al cabo de 

25 años mientras que la barra de 6 mm alcanza una pérdida de 

casi el 20%. Por otra parte, si la corrosión produce picaduras, 

la estimación de la pérdida de sección supera el 20 y el 60% 

para las barras de 20 y 6 mm, respectivamente, en 25 años.

En la armadura la corrosión también produce otros efectos 

entre los que se mencionan:

• La pérdida de ductilidad en el acero, que es atribuida al hi-

drógeno que se produce por la acidificación que genera la 

propia corrosión. Ello hace que la tenacidad del material dis-

minuya y rompa con pérdidas de sección menores que si el 

material no estuviera corroído.

• Efecto entalla en los casos de corrosión por picaduras y de 

tracción excéntrica debido a la falta de simetría de la sec-

ción y la concentración de tensiones en el fondo de la enta-

lla [17].

3.2. Sobre el hormigón

El aumento del volumen de los productos de la corrosión 

de la armadura genera unas presiones radiales que producen 

tracciones en el hormigón que la rodea apareciendo fi suras 

paralelas a las barras. Estas fi suras se inician a edades tempra-

nas desde el comienzo del periodo de propagación, con pocas 

decenas de μm de espesor de los productos de corrosión.

La fi gura 4 representa la propuesta desarrollada a partir 

de los resultados obtenidos en el proyecto Contecvet [1]. Se 

observa que el inicio de la fi suración se produce a edad más 

temprana para valores pequeños del recubrimiento respec-

to al diámetro de la armadura (c/ɕ) y en hormigones más 

compactos (más resistentes), probablemente, por la mayor 
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difi cultad para la difusión de los productos de corrosión que 

producen una presión radial mayor en el recubrimiento de 

hormigón. Es decir, cuánto más poroso es el hormigón, el 

óxido generado puede rellenar esos poros antes de ejercer la 

presión y puede difundir más fácilmente, lo que lleva a que 

la presión se detecta más tarde que si el hormigón es más 

compacto aunque este tenga mayor resistencia mecánica.

Además, se ha detectado que la fi sura progresa con mayor 

rapidez en las armaduras situadas en la cara inferior de vigas y 

losas por la mayor compacidad del hormigón en dichas zonas 

respecto a la que se produce en las caras superiores de esos 

elementos. A partir del ajuste con el 95% de confi anza de los 

resultados experimentales obtenidos en el proyecto [1], se ob-

tuvieron las expresiones siguientes para valores de ancho de 

fi sura w ≤ 1,0 mm:

w = 0,05 + β Px − Pxo (7)

Pxo = 83,8 + 7,4
c

ϕ
− 22,6 fct .sp 10−3

 (8)

siendo:

w el ancho de fi sura, en mm

Px el espesor del ataque por corrosión, en mm

Pxo el espesor del ataque al inicio de la fi suración, en mm

β  coefi ciente que depende de la posición de la barra, de valor 

10 en la cara superior y 12,5 en la inferior

c el espesor del recubrimiento de hormigón, en mm

ɕ el diámetro de la barra, en mm

fct,sp la resistencia a tracción por hendimiento, en MPa

Cuando la fi suración progresa por el aumento de la corrosión 

puede alcanzarse el desprendimiento del hormigón que rodea a 

la armadura, hecho que resulta favorecido con la presencia de 

barras próximas y de diámetros grandes.

Figura 3. Pérdida de sección de la armadura en función del tiempo.

Figura 4. Relación entre el espesor de ataque por corrosión en la armadura y la abertura de fisura en el hormigón.
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3.3. Sobre la adherencia entre las armaduras y el hormigón

La fi suración del hormigón que rodea a una barra corroída 

produce una cierta disminución de la adherencia entre dicha 

barra y el hormigón que la rodea. Este efecto es más signifi cati-

vo en los casos de elementos que no disponen de cercos (losas, 

etc.). Las dos fi guras siguientes muestran la propuesta desarro-

llada a partir de los resultados experimentales llevados a cabo 

en el proyecto Contecvet [1], para los casos de elementos con 

barras corrugadas, sin y con cercos, respectivamente.

En la fi gura 5, se observa que la tensión última de adherencia 

prácticamente se anula para espesores de corrosión del orden 

de 0,5 mm. Sin embargo, esta tensión última se mantiene por 

encima de los 3-4 MPa para los mismos valores de ataque 

por corrosión para elementos con cercos, según se muestra en 

la fi gura 6.

En el proyecto mencionado, se valoró también el efecto fa-

vorable de la presión externa en zona de apoyos en la tensión 

última de adherencia. Todo ello condujo a la propuesta de las 

expresiones siguientes obtenidas mediante ajuste con el 95% de 

confi anza de los resultados experimentales, aplicables a barras 

corrugadas:

Elementos sin cercos:

fb = 2,50 − 6,62Px (9)

Elementos con cercos (cuantía superior a la mínima):

fb = 4,75 − 4,64 Px (10)

Elementos sometidos a una presión externa:

fb = 4,75 − 4,64 Px

1− 0,08p
 (11)

siendo:

fb la tensión última de adherencia, en MPa

Px el espesor del ataque por corrosión, en mm

p la presión externa en zona de apoyos, en MPa

La corrosión de los cercos disminuye el confi namiento de las 

barras longitudinales y, consecuentemente, afecta a su adheren-

cia. Por ello, se ha propuesto la ecuación (12) que modifi ca la 

ecuación (10) para cuantías de cercos corroídos ρ inferiores a 

0,25 (valor mínimo indicado en [2], tabla 8.2):

fb = 10,04 + 6,62 +1,98
ρ

0,25
1,14 + Px (12)

defi niendo la cuantía de cercos:

ρ = n w −αPxw

2

 (13)

siendo:

ρ  la cuantía de los cercos en la zona del anclaje de las barras 

longitudinales

n  el número de los cercos en la zona de anclaje de las barras 

longitudinales

Pxw el espesor del ataque por corrosión en los cercos, en mm

ɕ el diámetro nominal de las barras longitudinales, en mm

ɕw el diámetro de los cercos, en mm

4. Algunas consideraciones acerca de las modifi caciones 
a contemplar en el Eurocódigo 2 para la toma 
en consideración del efecto de las armaduras corroídas

Este apartado contiene algunas consideraciones sobre los 

cambios necesarios para la evaluación de las estructuras con 

armaduras corroídas, a partir del trabajo contenido en el Ma-

nual Contecvet [1], descritas con anterioridad, ya que parece 

que la nueva revisión de los Eurocódigos debería incluir prin-

cipios y reglas tanto para evaluar el estado de una estructura 

como para predecir su comportamiento futuro. Así pues, sería 

necesario introducir algunos cambios relacionados con los for-

matos de seguridad contemplados en la norma EN 1990 para 

Figura 5. Relación entre la penetración del ataque por corrosión y la tensión 

última de adherencia, en elementos sin cercos.

Figura 6. Relación entre la penetración del ataque por corrosión y la tensión 

última de adherencia, en elementos con cercos.
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extender los Eurocódigos al campo de la evaluación de estruc-

turas existentes, tema que no es tratado en este artículo ya que 

no corresponde incluirlo en la EN1992 [2]. Sin embargo, sí se 

abordan aquí los aspectos básicos para realizar la evaluación 

sobre la vida residual como se describe a continuación.

Estos aspectos básicos, contemplan refl exiones sobre:

• La toma de datos en la estructura.

• La observación preliminar para establecer si ya está corroí-

da, o no, la armadura.

• Los modelos para el cálculo del tiempo hasta el inicio de 

la corrosión, o en el caso de la existencia de corrosión, los 

modelos para el análisis estructural en ELU y ELS. 

• La predicción, a partir de la velocidad de corrosión, del tiem-

po desde la situación actual hasta el estado límite correspon-

diente.

4.1. Adquisición de datos sobre la estructura existente

La identifi cación de la geometría de la estructura así como la 

identifi cación de las propiedades de los materiales podrá llevar-

se a cabo a partir de lo establecido en la norma ISO 13822 [18]. 

Será preciso identifi car el nivel y extensión del daño, de acuerdo 

a lo comentado en el apartado 2 de este artículo, y defi nir las di-

ferentes clases de exposición que afectan a la estructura, según 

la clasifi cación de la norma EN 206 [19] y el Eurocódigo 2 [2]. 

Esto último facilitará la estimación de la evolución futura del 

deterioro que afecte a la estructura evaluada de cara a la predic-

ción de su comportamiento futuro.

Por ello, parece necesario incluir en la revisión del Eurocó-

digo 2 criterios que permitan establecer lotes de la estructura 

deteriorada a evaluar atendiendo a:

• El tipo de elemento estructural.

• El nivel de daños observado y su extensión.

• La clase de exposición al que se encuentra sometido.

En cada uno de los lotes, como se ha mencionado, es nece-

sario identifi car:

• La causa del daño y, por tanto, la posición del frente carbo-

natado o del límite de cloruros para verificar si han llegado 

hasta la armadura y, si la han alcanzado, cuál ha sido el pe-

riodo de propagación.

• La extensión de los daños y la morfología de la fisuración 

que se haya desarrollado, en particular si afectan a zonas 

estructuralmente sensibles.

• El espesor de recubrimiento y el detalle de armado.

• La pérdida de sección media del acero y la posible presencia 

de picaduras en zonas críticas, con el fin de deducir si es 

necesario considerar roturas frágiles o anticipadas.

• El valor de la velocidad de corrosión, Vcorr, dividiendo la pér-

dida de sección por el número de años del periodo de propa-

gación (deducido de la posición del frente carbonatado o del 

límite de cloruros en el momento de la inspección).

• Las características mecánicas del hormigón y del acero. 

• El clima local: identificación de la clase de ambiente.

4.2. Estado actual del grado de deterioro y su evolución futura

Una de las consideraciones que debe abordar el Eurocódi-

go 2 en la evaluación de estructuras existentes, aunque apa-

renten no estar deterioradas, es identifi car la profundidad de 

frente agresivo (carbonatación o cloruros), ya que toda estruc-

tura existente está sometida al ambiente desde el momento de 

su fabricación, y asimismo, identifi car si la armadura se ha 

empezado a corroer o no. Si el frente no ha llegado a la arma-

dura, entonces hay que determinar la velocidad de avance por 

las ecuaciones (1) y (3), es decir, el tiempo hasta el inicio de la 

corrosión, pero si el frente ya ha producido la despasivación de 

la armadura, entonces hay que calcular la velocidad de corro-

sión a partir de la pérdida de diámetro o a partir de medidas 

electroquímicas [14].

En cuanto a la barras, a partir de la determinación del 

diámetro residual (ecuación (6)) y del cálculo de la Vcorr, REP, 

es decir, del valor que puede considerarse constante como 

media anual en esa estructura, se puede abordar el cálculo de 

la resistencia remanente y del tiempo para alcanzar una pér-

dida de sección resistente crítica. También es fundamental 

identifi car si el tipo de corrosión es localizada (picaduras) u 

homogénea en las secciones críticas ya que la sección nor-

malmente fallará primero en la zona con ataque localizado 

solicitada al producirse una concentración de tensiones. En 

cuanto al acero también es necesario tener en cuenta que 

si la pérdida de sección es superior al 20% puede haberse 

producido una fragilización del acero que lleve a una rotura 

súbita inesperada.

También debe estimarse la resistencia residual del hormigón 

y asegurarse que no existe otro tipo de ataque simultáneo (ata-

que por sulfatos, árido-álcali, hielo-deshielo, lixiviación) que 

pueda haber afectado sus parámetros mecánicos.

Identifi cadas las características de los materiales empleados 

en la estructura construida, deberán incluirse criterios estadís-

ticos y de selección de estas secciones críticas para evaluar el 

efecto del grado de deterioro (reducción del diámetro y pérdida 

de ductilidad del acero, fi suración del recubrimiento de hormi-

gón) sobre la disminución de la resistencia a la adherencia entre 

acero y hormigón.

Finalmente, una parte esencial de la evaluación debe con-

sistir en proyectar en el tiempo la previsible evolución futura 

del daño, lo cual se hace a partir de la velocidad de avance del 

frente agresivo y la velocidad de corrosión Vcorr, y de ellas se 

calcula el tiempo hasta despasivación o la pérdida de sección y 

los efectos estructurales. Es decir, debe realizarse la operación 

del recálculo para distintas edades o bien para establecer cuán-

do la sección alcanza una cuantía crítica.

4.3. Análisis estructural

En cuanto al análisis, el Eurocódigo 2 [2] en su apartados 

5.4 a 5.7 considera diferentes tipos de análisis estructural para 

el proyecto de estructuras nuevas: elástico lineal, elástico lineal 

con redistribución limitada, plástico y no lineal.

Las rigideces de los elementos a considerar en el análisis de 

estructuras existentes deberán ser reducidas tomando en consi-
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deración las zonas de hormigón deterioradas que no contribui-

rán a la rigidez del elemento, dependiendo del nivel de deterioro 

de la estructuras.

Por otra parte, la pérdida de ductilidad del acero corroído, 

comentada en el apartado 3.1 de este artículo, deberá ser con-

templada:

• Introduciendo unos factores correctores en las expresiones 

5.10a y 5.10b que limiten la redistribución máxima llevada a 

cabo en el análisis en estas estructuras, en función del nivel 

de corrosión de sus armaduras.

• Limitando la capacidad de rotación de la sección de hor migón 

armado (apartado 5.6.3) para un posible análisis plástico.

4.4. ELU de adherencia con barras corrugadas

La disminución de la tensión última de adherencia entre la arma-

dura y el hormigón que la rodea afecta al comportamiento del mate-

rial compuesto acero/hormigón en zonas intermedias  de las barras 

y al cálculo de las longitudes de anclaje en sus zonas extremas.

El Eurocódigo 2 [2] incluye la expresión de la tensión última 

de adherencia fbd en el apartado 8.4.2:

fbd =2,25η1η2 fctd (14)

siendo:

η1  coeficiente para tomar en consideración la posición de la 

barra (1 en la parte inferior de vigas y losas y 0,7 en la parte 

superior

η2  coefi ciente función del diámetro de la barra de valor 1 para 

ɕ ≤ 32 mm

fctd la resistencia a tracción del hormigón

Las longitudes de anclaje que se obtengan mediante las ex-

presiones del Eurocódigo 2 deberán ser corregidas por el coefi -

ciente K defi nido en la expresión (15): 

K =
fb

γ c

fbd

 (15)

siendo:

fb  la tensión última de adherencia en la barra corroída, obteni-

da por las expresiones del apartado 3.3 u otras similares

γc coefi ciente de minoración del material hormigón

fbd la tensión última de adherencia según la ecuación (14)

En zonas intermedias de las barras, la tensión de adheren-

cia entre barra y hormigón τbd puede ser obtenida mediante la 

expresión:

τ bd = Vd

znπϕ
 (16)

siendo:

Vd el esfuerzo cortante solicitación en la sección, en kN

z el brazo mecánico de la sección, en mm

n el número de barras traccionadas en la sección

ɕ el diámetro de las barras traccionadas en la sección, en mm

Cuando el valor de la tensión de adherencia obtenida en (16) 

supere a la tensión última de adherencia obtenida mediante las 

expresiones del apartado 3.3 u otras similares, dividida por el 

coefi ciente γc, no podría contarse con todo el efecto compuesto 

hormigón/armadura. 

Estos elementos habría que analizarlos tomando en conside-

ración un modelo tipo arco rebajado atirantado en lugar del mo-

delo viga siempre que el anclaje de las armaduras en los apoyos 

esté asegurado, como se representa en la fi gura 7.

Este efecto de pérdida del efecto compuesto acero/hormigón 

no parece haber infl uido de forma relevante en los resultados 

observados en los ensayos con vigas realizados en el proyecto 

Contecvet [1]. Su efecto deberá ser tomado en consideración, 

preferentemente, en elementos tipo losa sin armaduras a esfuer-

zo cortante y con corrosión solo por la cara traccionada, a partir 

de ciertos niveles de corrosión.

4.5. ELU de agotamiento a tensión normal

En principio, los modelos para evaluar la capacidad resisten-

te de una sección de hormigón armado con armaduras corroí-

das sometida a momento fl ector (vigas, losas) pueden ser los 

mismos que en una estructura que se proyecta. La evaluación 

requerirá que se adopten los valores de secciones reducidas en 

el hormigón y las armaduras.

Cuando se ha iniciado la fi suración en el hormigón pero to-

davía no afecta a la integridad de la sección, podría conside-

rarse la sección completa de hormigón y estimarse de forma 

aproximada el daño a través de una disminución virtual (fi cti-

cia) de la resistencia del hormigón.

La fi gura 8 representa un esquema de la capacidad portante 

de la sección a momento fl ector. Mientras el hormigón no se de-

teriora, la disminución de su capacidad portante es debida a la 

disminución de la sección de la armadura. De forma conservado-

ra, a partir del inicio de la fi suración (apartado 3.2), se produciría 

cierta pérdida de la colaboración del hormigón hasta alcanzarse 

la no colaboración de todo el recubrimiento en la cabeza compri-

mida y, posteriormente, el recubrimiento en las caras laterales.

Si se está procediendo a la evaluación de la estructura, podrá 

llevarse a cabo una inspección que permita decidir en qué si-

tuación se encuentra el hormigón para evaluar su contribución a 

Figura 7. Modelo viga versus modelo arco atirantado en elementos flectados 

con pérdida de adherencia en zonas intermedias de las barras.
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la respuesta de la sección. Sin embargo, si se procede a realizar 

una predicción de su comportamiento futuro será preciso pre-

decir la evolución de la contribución de la sección de hormigón 

con el tiempo. En el Manual Contecvet [1], se incluyen algunos 

criterios para predecir dicha contribución del hormigón depen-

diendo del nivel de corrosión y cuantía de armaduras entre otros 

factores.

Igualmente, los modelos para evaluar la capacidad resistente 

de una sección de hormigón armado con armaduras corroídas 

sometida a momento fl ector y esfuerzo normal (soportes) pue-

den ser los mismos que en una estructura que se proyecta. La 

evaluación requerirá que se consideren las secciones reducidas 

del hormigón y las armaduras. Además, deberán tomarse en 

consideración los aspectos siguientes:

• Reducción de la tensión máxima en las barras comprimidas 

debido a su posible pandeo prematuro por rotura de los cer-

cos corroídos.

• Aumento de la excentricidad de las solicitaciones exteriores 

debida a una respuesta de la sección cuando el daño por co-

rrosión es diferente en las caras del soporte.

A efectos de contemplar el pandeo prematuro de las barras 

comprimidas, observado en varios ensayos con soportes duran-

te el proyecto Contecvet [1], se propone la expresión siguiente:

σ s = K1 fyk ≤ fyd (17)

siendo:

σs  la máxima tensión de cálculo de las barras comprimidas, en 

MPa

K1  factor reductor debido al pandeo prematuro de las barras 

comprimidas, que se estima igual a 0,5 ante el fallo de un 

cerco, y entre 0,2 y 0 si se produce la rotura de más de 

un cerco consecutivo, en estructuras dimensionadas con la 

separación máxima entre cercos indicadas en el Eurocódi-

go 2 [2] que en el caso del Anejo Nacional español es igual 

a 15 veces el diámetro de las barras comprimidas.

fyk el límite elástico característico del acero, en MPa

fyd el límite elástico de cálculo del acero, en MPa

Por otra parte, el efecto del aumento de la excentricidad pue-

de contemplarse con la expresión siguiente:

etotal =e1 +e2 +ecorr (18)

siendo

etotal  la excentricidad a considerar en el dimensionado de la sec-

ción

e1 la excentricidad de primer order, igual a Md  / Nd

e2  la excentricidad de segundo orden si el elemento es es-

belto 

ecorr  excentricidad adicional debido al daño asimético de la sec-

ción de hormigón con armaduras corroídas, de valor infe-

rior o igual al espesor del recubrimiento mecánico de las 

armaduras. Esta excentricidad solo tiene un efecto signifi -

cativo en secciones con dimensiones pequeñas.

4.6. ELU de agotamiento a tensión tangencial

De igual forma que en vigas sometidas a momento fl ector, 

en principio, los modelos para evaluar la capacidad resistente 

de una sección de hormigón armado con armaduras corroídas 

sometida a esfuerzo cortante pueden ser los mismos que en 

una estructura que se proyecta. La evaluación requerirá que se 

adopten los valores reducidos de las secciones de hormigón y 

armaduras.

Adicionalmente, deberá tomarse en consideración la reduc-

ción de la tensión última de adherencia:

• En elementos sin armadura a cortante (losas), reduciendo el 

efecto de la cuantía de la armadura traccionada ρ1 (expre-

sión 6.2a del Eurocódigo 2 [2]) por el factor K definido en la 

expresión (15). 

• En los elementos con armadura a esfuerzo cortante (vigas), 

limitando los valores del ángulo θ de inclinación de la bie-

la comprimida para reducir las tensiones de adherencia. 

En el Manual Contecvet [1], se sugiere adoptar un valor 

próximo a 45° para los casos de armaduras bastante co-

rroídas.

Durante los ensayos de vigas con armaduras corroídas en 

el proyecto Contecvet [2] se produjeron casos de fallo pre-

maturo a esfuerzo contante en vigas diseñadas para romper 

a momento fl ector, debido a la rotura de algún cerco para 

cargas menores que la carga de rotura prevista por fallo a 

momento fl ector.

Por ello, al igual que en el fallo prematuro de los soportes 

por pandeo de las barras longitudinales, deberán adoptarse 

criterios conservadores cuando se evalúen vigas a esfuerzo 

cortante con corrosión por picaduras en sus cercos, que hayan 

sido dimensionadas con los cercos situados a la máxima dis-

tancia st permitida en el Eurocódigo 2 [2], de valor st = 0,75 d. 

En estos casos, el fallo de un cerco conlleva que la viga res-

ponda en esa zona a esfuerzo cortante como viga sin cercos.

Figura 8. Esquema de la respuesta a momento flector de una sección de hor-

migón con armaduras corroídas.
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4.7. ELS de fisuración y deformación

La fi suración del hormigón en estructuras con armaduras 

corroídas puede ser debida a:

• La corrosión de las barras, con fisuras paralelas a las mismas.

• La deformación excesiva a tracción de las barras bajo la ac-

ción de las cargas de servicio, con fisuras perpendiculares a 

las armaduras.

En el primer caso, el ancho de fi sura en la superfi cie del hor-

migón y su evolución pueden estimarse a través de la propuesta 

del apartado 3.2 u otra similar. En el segundo caso, el ancho de 

fi sura debe estimarse a través de las expresiones del Eurocó-

digo 2 [2] pero modifi cando el valor de la cuantía de la arma-

dura traccionada en las mismas, indicado en la expresión 7.10, 

considerando la sección reducida de las armaduras corroídas 

y la corrección por el factor K defi nido en (15) para considerar 

la disminución de la adherencia.

Por otra parte, la estimación de las deformaciones (fl echas y 

giros) en vigas y losas con armaduras corroídas puede llevarse 

a cabo con lo indicado en el Eurocódigo 2 [2] considerando las 

secciones reducidas de hormigón y armaduras. Además, podrá 

ser necesario introducir el factor corrector K defi nido en (15) 

para contemplar la disminución de la tensión última de adhe-

rencia en la expresión 7.19 del Eurocódigo 2 [2] que considera 

el efecto del “tension stiffening”:

ς =1− K β σ sr

σ s

2

 (19)

5. Consideraciones fi nales

Este artículo contempla un primer intento con algunas refl exio-

nes acerca de las modifi caciones que sería necesario introducir en 

el Eurocódigo 2 [2] para abordar la evaluación de estructuras de 

hormigón con armaduras corroídas y predecir su evolución futura.

El tema requiere mayor debate y consenso entre la comuni-

dad científi co-técnica hasta llegar a elaborar un texto normativo 

y contemplar otros tipos de deterioros.

Además, será necesario seguir avanzando en el conocimien-

to en esta materia:

• Basándose en otros ensayos que los realizados en el proyecto 

Contecvet [1] y en observaciones en estructuras sometidas a 

condiciones ambientales, sin acelerar el proceso de la corro-

sión de las armaduras.

• Profundizando en aspectos como:

– La evolución del deterioro del hormigón con el tiempo (des-

prendimiento/spalling) para diferentes tipos de elementos, 

diferentes detalles de armado y diferentes estados tensiona-

les debidos a las acciones exteriores.

– La evolución de la pérdida de ductilidad del acero corroído.

• Obteniendo modelos algo más precisos en algunos temas 

(Ej:. tensión de adherencia versus deslizamiento de la arma-

dura en elementos corroídos).
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Resumen

Los Comités CEN/TC 250/SC2 (Eurocódigo 2) y CEN/TC 104/SC 1 (Hormigón) han creado un “Joint Working Group” JWG TC250/TC104 con 

el fi n de revisar los aspectos relativos a la durabilidad en el Eurocódigo 2 “estructuras de hormigón” y en la norma EN 206-1 “hormigón”. Este 

JWG ha estudiado la posibilidad de clasifi car los hormigones no sólo por resistencia mecánica sino también por durabilidad en función de la clase 

de exposición. En este JWG se propone realizar esta clasifi cación en base a un ensayo directo de resistencia a los cloruros y a la carbonatación, lo 

que obligaría a realizar estos ensayos de una forma más o menos rutinaria en el futuro. Como alternativa, el grupo espejo español ha propuesto que 

la clasifi cación se haga primero en base a las dosifi caciones como se ha realizado hasta el momento y, con el fi n de avanzar en los criterios 

prestacionales, también mediante ensayos indirectos de durabilidad (indicadores de durabilidad). En el presente artículo se expone la propuesta 

española en comparación con la propuesta recogida en el JWG. Se discuten las ventajas e inconvenientes de cada una y se presentan las tablas 

resumen que se han enviado desde el TC140/SC2 de AENOR para la revisión del capítulo 4 del Eurocódigo 2.

Palabras clave: Durabilidad; Hormigón; Dosifi cación; Modelos; Resistividad

Abstract

The CEN/TC 250/SC2 and TC104/SC1 Committees have established a Joint Working Group, JWG TC250/TC104, in order to review all the 

durability aspects related to durability in Eurocode 2 “concrete structures” and EN 206-1 “concrete” standard. This JWG has studied the possibility 

of classifying concrete, not only by mechanical strength, but also by durability. This JWG has proposed that this classifi cation be based on a direct 

test of carbonation or chloride resistance, which would oblige to make these types of tests routine in the future. As an alternative, the Spanish 

Mirror group has proposed to make this classifi cation fi rst by concrete mix proportioning as it is currently made and, in order to advance to a 

performance-based approach, by an indirect test (Durability Indicator). In present paper, the Spanish proposal is described and compared to that 

presented in the JWG. Advantages and disadvantages of both proposals are discussed and two Tables are presented that summarize what has been 

submitted by the AENOR CTN-140/SC2 for the revision of Chapter 4 of the Eurocode 2.

Keywords: Durability; Concrete; Batching; Models; Resistance
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1. Introducción

La durabilidad del hormigón en la normativa europea se 

considera en dos normas, la EN 206-1 [1] de especifi caciones 

del hormigón, desde el punto de vista del material, y en la se-

rie de normas EN 1992 [2] de Eurocódigos estructurales del 

hormigón, desde el punto de vista del diseño del recubrimiento 

de la armadura del hormigón armado en función de la clase de 

exposición a la que van a estar expuestos los elementos es-

tructurales y de la calidad del hormigón con la que han sido 

fabricados.

La EN 206-1 (anejo F) [1], al igual que la EHE-08 (Capí-

tulo VII - Art. 37.3.2) [3] en España, defi ne unos valores límite 

de relación agua/cemento y contenido de cemento en función de 

la clase de exposición. Por otro lado, el Eurocódigo 2 (apar-

tado 4.4.1.2. de la norma EN 1992-1-1) [2] y el capítulo VII - 

Art. 37.2.4 de la EHE-08 especifi can el recubrimiento mínimo 

en función de la clase de exposición.
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vo, es decir, a través de indicadores directos del proceso de de-

gradación, denominado en este caso como nivel 2. Finalmente, 

también se ha enunciado la posibilidad de un nivel 3 consistente 

en la defi nición de indicadores indirectos de la resistencia del 

hormigón frente a los diferentes ambientes agresivos, que eng-

lobaría los casos de ataque por sulfatos árido-álcali o la incor-

poración como indicador de la resistividad del hormigón o la 

penetración del agua. En el presente trabajo se desarrollan estos 

niveles y se explican tanto las propuestas que se han realizado 

por los miembros de otros grupos nacionales y que están siendo 

discutidas por el (JWG TC250/TC104) como la propuesta rea-

lizada por el Grupo Espejo español GEE-EC2.

2. Propuesta de nuevo enfoque del JWG TC-250/TC-104 
clasifi cando el hormigón por su durabilidad

Como punto de partida el diagrama de fl ujo para el diseño de 

la vida útil que propone el JWG TC250/TC 104 - durability [7] 

coordinado por Steinar Leivestad en la elaboración de la nueva 

EN 1992-1-1 es el que se muestra a continuación (tabla 1).

Para clasificar por durabilidad, por el momento, el JWG 
TC-250/TC-104 - durability sólo considera el nivel 2 basado en 

el ensayo directo de la resistencia a la corrosión como la mejor 

estrategia para el diseño de un hormigón durable [7] y preten-

de redactar unos nuevos ensayos de resistencia a la carbonata-

ción y a los cloruros diferentes ligeramente de los ya aprobados 

[4,5] y sometidos a ensayos ineterlaboratorios a nivel europeo. 

La tabla 2 muestra cómo la norma EN 206-1 podría presentar 

las clases de durabilidad y las composiones determinadas expe-

rimentalmente para cumplir con las prestaciones defi nidas. En 

la tabla, las defi niciones de RC20, RC30 y RC40 se refi eren a 

resistencia a la carbonatación equivalente a una penetración del 

hormigón carbonatado menor de 20, 30 o 40 mm a los 50 años 

y lo mismo para los cloruros cuya denominación RSD signifi ca 

“resistance to sea water and deicing salts” (resistencia al agua de 

mar y sales de deshielo). Asimismo, el JWG TC-250/TC-104 - 
durability sugiere que estas resistencias se pueden relacionar 

con distintas composiciones del hormigón que se deberían ac-

tualizar periódicamente en función del desarrollo de nuevos 

materiales, de nuevas tecnologías o del estado del conocimiento.

Uno de los aspectos que se pretende modifi car en la revi-

sión del Eurocódigo 2 “Estructuras de hormigón”, EC2 [2], es 

el capítulo 4, relativo a la durabilidad, ya que en estos últimos 

años se han producido bastantes avances científi co-técnicos y 

además se detecta una demanda creciente de especifi car una 

vida útil mínima en infraestructuras de relevancia como es el 

caso, por ejemplo, de la tercera y la cuarta esclusas del canal de 

Panamá, donde se requiere al hormigón estructural garantizar 

una vida útil mayor de 100 años. Además se pretende reorde-

nar el contenido de la norma de especifi caciones del hormigón 

EN 206-1 [1] ya que contiene especifi caciones que deberían 

estar en el EC2. La forma inicial en la que, en resumen, se pre-

tenden basar los cambios consistiría en que la EN-206 defi na 

clases de hormigones no sólo con relación a la resistencia a 

compresión a 28 días, sino que también los clasifi que en fun-

ción de la durabilidad y riesgo de corrosión de la armadura en 

función de cada ambiente de exposición. El EC2 abordaría los 

recubrimientos de armadura necesarios para cada clase de hor-

migón y de exposición. 

Para conseguir estudiar las alternativas y presentar una pro-

puesta, se ha creado un grupo de trabajo conjunto formado por 

miembros del CEN/TC 250/SC2 (Eurocódigo 2) y del CEN/

TC 104/SC 1 (Especifi caciones del hormigón) denominado Du-
rability Joint Working Group (JWG TC 250/TC 104). De este 

grupo depende un “ad hoc group” de expertos. Por otro lado, 

es necesario mencionar a los diversos grupos espejo nacionales 

que también han sido preguntados sobre la redacción del capí-

tulo 4 del EC2 sobre durabilidad. La fi gura 1 muestra para el 

caso español tanto los grupos como los representantes españo-

les en cada grupo.

En la revisión normativa actual que está realizando el de-

nominado Durability Joint Working Group (JWG TC-250/

TC-104) se planteó primero producir el cambio drástico de una 

consideración de las “clases de hormigón para la durabilidad” 

basada sólo en la medida de los coefi cientes de difusión de los 

cloruros [4] y el dióxido de carbono [5] sin ninguna trazabilidad 

con las tablas actuales de proporciones de la mezcla de hormi-

gón. Esta posición inicial se ha forzado a que varíe y en la ac-

tualidad plantea integrar el enfoque tradicional denominándolo 

nivel 1 con un enfoque prestacional como el desarrollado en el 

fi b Model Code 2010 [6] mediante modelado del proceso agresi-

Figura 1. Estructura de los grupos de trabajo implicados en la revisión del 

Eurocódigo 2 desde el punto de vista de la durabilidad. Los representantes 

españoles en cada grupo aparecen en azul.

Tabla 1

Procedimiento para la verifi cación de la durabilidad propuesto en el JWG 
TC250/TC 104 - durability

Estructura, se considera el ambiente de exposición para varios 
 elementos

Bajo tierra
Externo
Interno, etc.

Clase de exposición para varios elementos
EC2 defi ne las bases para la selección

Clases de resistencia según el ambiente para varios elementos
EN206 defi ne las clases y especifi ca su composición
EC2 da las bases para la selección entre las clases

Recubrimiento del hormigón
EC2 da los requisitos

Especifi caciones de ejecución, planos
EC2/EN13670
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Adicionalmente, el JWG TC-250/TC-104 - durability propo-

ne los valores mostrados en la siguiente tabla 3 en la que se es-

pecifi ca que el contenido mínimo de cemento sea fi jo (280 kg/

m3) en todos los casos. 

Son varios los inconvenientes y defi ciencias de esta propues-

ta que han sido puestos de manifi esto reiteradamente ante el 

JWG TC-250/TC-104 - durability por los representantes espa-

ñoles en los distintos grupos de trabajo (fi g. 1). De forma resu-

mida se pueden enunciar:

1. Considerar sólo un nivel de cumplimiento que implique un 

ensayo específico de durabilidad supone una ruptura drás-

tica, que no es recomendable en ninguna normativa nueva, 

con el actual contenido del EC2 y de la EN 206-1, ya que 

supone pasar a una nueva forma de caracterizar los hormi-

gones de la que no hay experiencia y que puede dar lugar a 

graves perturbaciones tecnológicas y económicas.

• Adicionalmente hay que resaltar que ni los ensayos de dura-

bilidad ni los modelos están calibrados a 50 o 100 años y se 

desconoce la vida útil que tendrán los hormigones reales que 

alcancen el cumplimiento. Cualquier predicción es aproxi-

mada ya que no se tienen registros de ensayos similares en 

hormigones antiguos cuando se fabricaron.

2. Es necesario respetar una trazabilidad con lo anterior mante-

niendo la posibilidad de demostrar el cumplimiento de la du-

rabilidad mediante una adecuada formulación del hormigon 

en base a sus materias primas (método por especificaciones 

nivel 1).

Tabla 2

Propuesta a través del JWG TC250/TC 104 - durability [7]

Clases Clase de resistencia a la carbonatación Clase de resistencia a los cloruros

RC40 RC30 RC20 RSD75 RSD60 RSD45
RCL RCM RCH RSDL RSDM RSDH

Defi nición de la clase 

  con la penetración 

a los 50 años

XC3 XC3 XC3 XS2 XS2 XS2

< 40 mm < 30 mm < 20 mm < 75 mm < 60 mm < 45 mm

Ensayo acelerado 

 interpretación/uso

EN XXX1 EN XXX1 EN XXX1 EN YYY2 EN YYY2 EN YYY2

Especifi caciones 
 de mezcla
CEM I 
 Ceniza volante Relación a/c = Relación wa/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c =
 Humo de sílice Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) =
CEM II 
 Ceniza volante Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c =
 Humo de sílice Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) =
CEM III
 Ceniza volante Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c = Relación a/c =
 Humo de sílice Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) = Relación a/(c+kp) =
Especifi caciones 
 de adiciones

La relación a/(c+kp) es la relación agua/cemento en cementos con adiciones de tal forma que c = clinker, k = factor de efi cacia de la adición y p = contenido en adición.

Tabla 3

Propuesta del JWG - durability “Exposure resistance classes, defi nitions, classifi cation standards and deemed to satisfy values for various binder compositions”

Valores preliminares Clase de resistencia 

a la carbonatación

Clase de resistencia 

a los cloruros 

Clase de resistencia 

al hielo

RC RSD RF

RC20 RC30 RC40 RCX01 RSD45 RSD60 RSD75 RF2 RF10

Defi nición de la clase con la penetración 

 a los 50 años (mm)

20 30 40 - 45 60 75

Norma de clasifi cación EN xxx EN xxx EN xxx EN xxx EN yyy EN yyy EN yyy EN zzz EN zzz
Especifi caciones de la mezcla Máxima relación a/b 

b es la suma del cemento y las adiciones en el hormigon, dentro de los límites 

 indicados en la EN 197-2
CEM I 0,45 0,50 0,55 0,90 NA NA 0,452
CEM II-A 0,45 0,50 0,55 0,90 0,40 0,50 0,60
CEM II-B NA 0,45 0,50 0,75 0,40 0,50 0,60
CEM III-A NA 0,45 0,50 0,75 ? ? ?
CEM III-B NA NA 0,45 0,65 0,38 0,45 0,55
Contenido mínimo de cemento (kg/m3) 280 280 280 280 280 280 280

1 Clase RCX0 sólo se permitirá en la clase de exposición X0.

2 CEM I sólo se usará con 4% de humo de sílice mínimo.

NA signifi ca que no se dan especifi caciones para esa combinación.
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• A este respecto debería quedar para los Anejos nacionales 

la especificación de los contenidos mínimos de cemento y 

de máxima relación a/c. Las cifras que aparecen en la ta-

bla 4 del JWG TC-250/TC-104 -durability llevan a absurdos, 

ya que la cantidad mínima de cemento debería depender del 

ambiente y no ser fija y algunas de las máximas relaciones 

a/c son excesivas.

3. Ademas, el JWG TC-250/TC-104 - durability, fuera de su 

ámbito de competencia, intenta proponer unos nuevos méto-

dos todavía no normalizados de determinación de la resisten-

cia al ingreso de cloruros y de carbonatación del hormigón 

de forma acelerada, cuando el método normalizado [4,5] sólo 

considera que la resistencia a la carbonatación del hormigón 

se determine de forma natural. También, esta tabla sugiere 

la posibilidad de emplear cementos de horno alto (CEM III) 

y cementos CEM II (CEM II/A y CEM II/B) para mezclar 

con adiciones cuando en la norma europea EN 206-1 sólo se 

permite la adición directa de adiciones a los cementos CEM 

I y CEM II/A; por lo tanto, nuevamente se sale de su ámbito 

de competencia.

4. Finalmente, excepto en el caso de la corrosión de armaduras 

donde se han desarrollado modelos de cálculo de la vida útil 

que, si bien no están calibrados, están empezando a usar-

se en determinadas obras, en el caso del resto de ataques 

físico-químicos se usan sobre todo ensayos por prestaciones, 

que califican el hormigón como sensible o no a un ataque, 

pero no cuantifican la vida útil al no tener la variable tiempo 

incorporada en los cálculos. Son los llamados indicadores 

de durabilidad (resistencia a sulfatos, a la lixiviación, etc.). 

Igualmente estos indicadores sin la variable tiempo se es-

tán aplicando en los desarrollos actuales sobre corrosión, 

como es el caso de la resistividad del hormigón o sería el pa-

pel del ensayo de penetración al agua que tiene la actual 

EHE-08 [3]. Por ello es necesario contar con un tercer ni-

vel de cumplimiento de la durabilidad basado en estos ensa-

yos “de prestaciones”.

3. Bases de la propuesta del Grupo Espejo Español 
(GEE-EC2) al JWG

La propuesta del GEE-EC2 se basa en considerar el cumpli-

miento de la durabilidad mediante cualquiera de los tres niveles 

antes mencionados y que ya están incorporados en el informe 

UNE 83994-1 [8] que contiene la fi gura 2, que muestra un dia-

grama de fl ujo para el diseño de la vida útil que está inspirado 

en el diagrama de fl ujo del boletín 34 del CEB [9]. En la lite-

ratura se encuentran otros modelos que podrían ser aplicados 

una vez validados siempre en coherencia con el nivel 1 [10,11]. 

3.1. Definición de niveles

Además de la estrategia de diseño para una durabilidad, para 

abordar la clasifi cación de los hormigones por su durabilidad es 

necesario primero contemplar todos los principales mecanis-

mos de deterioro:

• Corrosión de la armadura: 

– Carbonatación: clases RC bajo, RC medio, RC alto (en lugar 

de poner una cifra que no está bien definida con un límite de 

tolerancia)

– Cloruros: clases RSD bajo, RSD medio, RSD alto

• Deterioro del hormigón:

– la acción hielo/deshielo: clases RF

– la agresividad química: clases RA

– la reacción árido-álcali

El método de verifi cación consistiría en la selección de ma-

teriales para un recubrimiento determinado en el caso de la 

corrosión de la armadura o unos materiales para resistir un de-

terminado grado de agresividad. El método puede ser prescrip-

tivo si los materiales y dosifi caciones se defi nen en el proyecto 

o puede ser por prestaciones si lo que se defi ne es el cumpli-

miento de un determinado ensayo indirecto de la durabilidad 

con su valor límite y correspondiente tolerancia (nivel 3) o bien 

mediante un ensayo directo cuyo resultado se introduce en una 

fórmula que tiene explícito el tiempo y permite por lo tanto 

calcular la vida útil. 

3.2. Nivel 1 por dosificación del hormigón 

El nivel 1 propuesto por el GEE-EC2 esta basado en el cum-

plimiento de una dosifi cación del hormigón en base a la expe-

riencia existente en nuestro país refl ejada en la EHE-08 [3] y 

se resume en la tabla 4 a título de documento base. Este nivel 

debe ser considerado como punto de referencia y de calibración 

de los demás niveles debido a que es el único del que se tiene 

amplia experiencia.

Habría que recoger, tanto para hormigón armado como pre-

tensado, todos los posibles niveles según las distintas clases de 

exposición; por ejemplo, del nivel 1.1 al 1.7 se encuentran las 

relaciones máximas agua/cemento y contenido mínimo de ce-

mento especifi cados en la EHE-08 para los ambientes IIIa, IIIb 

y IIIc (cloruros de origen marino) así como para los ambien-

tes IV, Qa, Qb, Qc, H, F y E, mientras que del nivel 1.8 al 1.11 se 

encuentran las relaciones máximas agua/cemento y contenido 

mínimo de cemento especifi cados en la EHE-08 para los am-

bientes IIa y IIb, relativos a la carbonatación, así como para el I 

correspondiente al ambiente libre de agresión. El nivel 1.12 co-

rresponde únicamente al tipo I para un hormigón en masa.

3.3. Nivel 2 basado en el ensayo directo de la resistencia 
a la corrosión

La propuesta del JWG presenta al nivel 2 como la mejor es-

trategia para el diseño de un hormigón durable. Aún siendo en 

principio correcta esta suposición, como ya se ha mencionado 

no existe ningún método de ensayo directo de carbonatación 

y de resistencia al ingreso de los cloruros que sea rápido, sen-

cillo y barato y que por ello permita que este enfoque se pue-

da utilizar en todos los proyectos de cálculo de estructuras de 
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hormigón. Los ensayos son costosos en tiempo y necesitan de 

experiencia previa. En cuanto a los modelos son similares a los 

que ya se contemplan en el Anejo 9 de la EHE-08 [3]. Por tanto, 

el GEE-EC2 lo considera una alternativa para ganar mas ex-

periencia y ser aplicado en el presente en infraestructuras muy 

singulares.

En cuanto a los ensayos contemplados (que la EHE-08 no 

defi ne), es importante mencionar que ya existen a nivel europeo 

elaborados por el CEN/TC 104 [4,5] y han sido objeto reciente 

de un ensayo interlaboratorios entre 11 laboratorios europeos. 

El único añadido que los métodos actuales necesitan (y que de-

bería especifi carse en la EN 206) es la defi nción del número 

Tabla 4

Propuesta para el nivel 1 de clasifi cación de la durabilidad del hormigón por dosifi cación del hormigón

Nivel Criterio Categorías Relación agua/cemento máxima Contenido mínimo de cemento (kg/m3) Tipo de cemento

1 Dosifi cación 

 del hormigón

1.1 < 0,45 300 El tipo de cemento se debe 

  defi nir en cada país 

en función de las 

características 

climatológicas de éste

1.2 < 0,45 325

1.3 < 0,45 350

1.4 < 0,50 275

1.5 < 0,50 300

1.6 < 0,50 325

1.7 < 0,50 350

1.8 < 0,55 300

1.9 < 0,60 300

1.10 < 0,60 275

1.11 < 0,65 250

1.12 < 0,65 200

Figura 2. Esquema general de comprobación de la durabilidad propuesto por la UNE 83994-1 [8].
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de ensayos a realizar, los valores límite y sus tolerancias para 

cada recubrimiento/tipo de ambiente y en el caso de la norma 

de difusión de cloruros, las edades a las que repetir el ensayo 

para tener “el factor de edad” del hormigón necesario para la 

predicción a largo plazo. 

Por su parte, los modelos considerados para el caso de la car-

bonatación y la penetración de cloruros en el hormigón son los 

ya contemplados en el Anejo 9 de la EHE-08. En ambos casos se 

podría aplicar la siguiente solución de la segunda ley de Fick de 

difusión: 

X = K * t 0.5 (1)

X Profundidad de carbonatación o de penetración de cloru-

ros [mm].

K Coeficiente de carbonatación o de penetración de cloruros. 

La propuesta española para este nivel es la de establecer dis-

tintas categorías en función de los coefi cientes de carbonatación 

y de penetración de cloruros como se dan a título meramente 

de ejemplo en la tabla 5, de tal manera que permanezca como 

parámetro nacional el especifi car los cementos más adecuados, 

ya que hay que tener en cuenta las diferencias climatológicas 

existentes entre los diferentes países y la experiencia con los 

cementos fabricados por cada país. Los valores de la tabla in-

dicados para las distintas categorías son un ejemplo que nece-

sita calibración. 

3.4. Nivel 3 basado en el ensayo de un indicador indirecto 
de la corrosión

En el nivel 3, existe en España experiencia del ensayo de la 

penetración al agua del hormigón, si bien tiene un carácter sólo 

aplicable a los medios con cloruros. Actualmente, el único in-

dicador indirecto de la corrosión del que se tiene experiencia 

probada de su relación con una determinada durabilidad es la 

resistividad del hormigón (tabla 6). Podría ser un método senci-

llo al ser de carácter no destructivo la medida, que como en el 

caso del nivel 2, requiere de personal con experiencia para poder 

emplearlo adecuadamente. Actualmente, este nivel se está em-

pleando en la fabricación del hormigón para las nuevas esclusas 

del canal de Panamá [12] entre otras obras. El método de medida 

está normalizado por AENOR [13,14]. Los métodos de ensayo 

serán los especifi cados en las normas europeas elaboradas por 

el CEN/TC 104 que seguramente serán similares a las que ac-

tualmente hay en España y en algunas metodologías propuestas 

por la RILEM [15]. España ha comenzado a calibrar [16] este 

método con las dosifi caciones establecidas en la EHE-08.

4. Propuestas del TC140/SC2 de AENOR en la revisión 
del Eurocódigo 2

Con motivo de la presente revisión del EC2, el GEE-EC2 ha 

presentado al subcomité de AENOR TC140/SC2 que proponga 

a través de su representante Alejandro Pérez (fi g. 1) unas mo-

difi caciones al capítulo 4 sobre durabilidad, que ya integre la 

propuesta que debería simultáneamente hacerse a la EN 206 en 

los aspectos de durabilidad y que, debidamente respaldadas por 

el CTN-140/SC2, se resumen a continuación.

4.1. Tabla de clases de hormigón propuesta para la EN 206-1

La tabla  7  se ha presentado en los comentarios envia-

dos ofi cialmente al CEN TC-250 que, respetando los princi-

pios descritos en las tablas anteriores 3 y 4 del JWG TC-250/
TC-104 - durability, se han adaptado a la propuesta española de 

tres niveles de clasifi cación de los hormigones por durabilidad. 

Su contenido debe ser calibrado y adecuado pero sirve de ejem-

plo de lo que se propone.

4.2. Propuesta al EC2 sobre definición de vida en servicio 
y de recubrimientos

La defi nición de vida en servicio y recubrimiento se con-

templa en la norma EN 1992-1-1 y por ello la propuesta debería 

refl ejarse en el nuevo contenido del capítulo 4.

Tabla 5

Propuesta para el nivel 2 basado en el cálculo de un indicador directo de la corrosión

Nivel Criterio Categorías Coefi ciente de carbonatación 

natural (mm/año0,5) (2)

Coefi ciente de penetración 

de cloruros (mm/año0,5) (2)

Tipo de cemento

2 Indicador directo 

 de la corrosión

2,1 < 1,4 < 6,0 (1)

2,2 < 2,1 < 6,5
2,3 < 2,5 < 7,0
2,4 < 3,0 < 7,5
2,5 < 3,5 < 8,0
2,6 < 4,0 < 8,5

(1) Parámetro nacional.

(2) Valores que necesitan ser validados mediante ensayo y que dependen de la concentración superfi cial de cloruros y del factor de edad.

Tabla 6

Propuesta para el nivel 3 basado en el cálculo de un indicador indirecto de la 

corrosión (caso de la resistividad eléctrica)

Nivel Criterio Categorías Resistividad ( m) (1)

3 Indicador indirecto 

 de la corrosión

3,1 >400
3,2 200-400

3,3 100-200
3,4 50-100
3,5 <50

(1) Valores que necesitan ser validados mediante ensayo y teniendo en cuenta el 

espesor de recubrimiento y la clase de exposición. Los valores de la tabla son un 

ejemplo que necesita su calibración [16].
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4.3. Vida en servicio

Al igual que en la EHE-08 la vida en servicio se debe estable-

cer en el proyecto con el fi n de poder calcular el recubrimiento 

necesario en función de la calidad de hormigón requerida para 

un ambiente de exposición dado. Habitualmente, se emplean 

como datos de referencia 50 y 100 años. 

4.4. Recubrimiento mínimo

El recubrimiento mínimo defi nido en el proyecto debe ser 

función de la vida en servicio elegida en el proyecto y de la 

clase de hormigón seleccionada para un tipo de exposición de-

terminado (apartado 4.4.1.2. de la norma EN 1992-1-1).

La EHE-08, en el capítulo VII - Art. 37.2.4, da una tabla con 

dichos recubrimientos mínimos para cada ambiente de expo-

sición en función de la vida en servicio de 50 ó 100 años, de 

que se trate de cementos CEM I u otros, de que las resistencias 

características del hormigón sean inferiores a 25 N/mm2, estén 

en el intervalo de 25<fck<40, o sean superiores a 40 N/mm2.

La propuesta española acepta el formato de tabla que ha pro-

puesto el JWG TC-250/TC-104 - durability en cuanto a la defi -

nición de los recubrimientos mínimos en función de la vida en 

servicio y tipo de hormigón que debería incorporarse en la nor-

ma EN 1992-1-1 del Eurocódigo 2 y que se muestra en la tabla 8. 

Las discrepancias con esta tabla de la postura española son dos: 

1) la denominación debería ser de “resistencia alta, moderada y 

baja” y no con cifras y 2) adicionalmente los valores mostrados 

en esta tabla deberían ser parámetros nacionales que tengan en 

Tabla 7

Propuesta española del CTN-140/SC2 al EC2 para implementarlo en la EN 206

Valores preliminares Clase de resistencia a la carbonatación Clase de resistencia a los cloruros Clase de resistencia

RC RSD
al hielo RF

RC40

RC BAJA

RC30

RC MEDIA

RC20

RC ALTA

RSD75

RSD BAJA

RSD60

RSD MEDIA

RSD45

RSD ALTA

RF2

RF ALTA

RF10

RF BAJA

Clasifi cación por ensayos 

directos

CEN/TS 12390-10:2007: Testing hardened 

  concrete, Determination of the relative 

carbonation resistance of concrete

CEN/TS 12390-11:2010: Testing hardened 

  Determination of the chloride resistance 

of concrete, unidirectional diffusion concrete

CEN/TS 12390-XX

CEM I (fck>40 MPa) <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>250 kg/m3 >275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM I (fck<40 MPa) <0,60 <0,60 <0,55 <0,45 <0,45 <0,50

>275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM II/A (-V, -P, -S) 

 (fck>40 MPa)

<0,60 <0,60 <0,55 <0,45 <0,45 <0,50

>250 kg/m3 >275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM II/A (-V, -P, -S) 

 (fck<40 MPa)

<0,60 <0,60 <0,55 <0,45 <0,45 <0,50

>275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >350 kg/m3 >375 kg/m3

CEM II/B (-V, -P, -S) & 

 CEM II/A (-L, -LL)

<0,65 <0,60 <0,55 <0,45 <0,45 <0,50

>250 kg/m3 >275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM III/A <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>250 kg/m3 >275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM III/B <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >350 kg/m3

CEM III/C <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>300 kg/m3 >320 kg/m3 >320 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >350 kg/m3

CEM IV/A <0,65 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>250 kg/m3 >275 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >325 kg/m3 >375 kg/m3

CEM IV/B <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>300 kg/m3 >320 kg/m3 >320 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >350 kg/m3

CEM V/A & CEM V/B <0,60 <0,60 <0,55 <0,50 <0,50 <0,50

>300 kg/m3 >320 kg/m3 >320 kg/m3 >300 kg/m3 >300 kg/m3 >350 kg/m3

cuenta simultaneamente otras variables como la resistencia y el 

tipo de cemento utilizado tal y como recoge la EHE-08. 

5. Conclusiones

Las conclusiones a modo de resumen son:

• El Grupo Espejo Español (GEE-EC2) en materia de durabili-

dad respaldado por el Subcomité 2 del CTN-140 de AENOR 

considera que el cambio en el capítulo 4 sobre Durabilidad 

del hormigón no puede ser drástico y debe tener relación con 

lo que existe hasta ahora (definición del hormigón por dosi-

ficación) a la vez que debe indicar otras formas de clasifica-

ción de los hormigones por durabilidad como se contempla 

en el Anejo 9 de la EHE-08.

Tabla 8

Ilustración de las posibles clases mínimas de hormigón recomendadas y los 

recubrimientos mínimos

Clase de Clase de Recubrimiento Mínimo cmin,dur (mm)

Exposición resistencia 

al ambiente 

(mínimo) NDP

50 años 

de vida útil 

de proyecto

100 años 

de vida útil 

de proyecto

X0 RC40 cmin,b cmin,b
XC1 RC30 15 25
XC2, XC3, XC4 RC20 25 35
XD1, XS1 RSD75 40 50
XD2, XD3, XS2 RSD60 40 50
XS3 RSD45 50 60

Documento descargado de http://zl.elsevier.es el 05/12/2014. Copia para uso personal, se prohíbe la transmisión de este documento por cualquier medio o formato.

Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



140 C. Andrade et al / Hormigón y Acero. 2014;65(272):133-140

• En cuanto a las clases de durabilidad del hormigón en base a 

niveles:

– El nivel 1 debe contemplar la especificación de la dosifi-
cación del hormigón y debe ser considerado como el punto 

de referencia y de calibración de los demás niveles, debido 

a que es el único que se ha empleado hasta ahora y del que 

existe experiencia.

– El nivel 2 debe considerar el ensayo directo y el modelado 
de cada proceso de degradación del hormigón en particular. 

Este nivel representa el enfoque prestacional avanzado y la 

consideración explícita del tiempo. Por ello, su utilización es 

recomendable en obras singulares y en aquéllas en las que se 

requieren vidas en servicio superiores a 100 años. Hay que 

destacar que es necesario personal muy especializado para 

poder aplicar este nivel, que hasta el momento carece de ca-

libración superior a 20-25 años.

– El nivel 3 de indicadores indirectos tiene la ventaja de ofre-

cer unas medidas rápidas y sencillas; sin embargo, es nece-

sario que, tanto el personal que tome las medidas como el 

que las interprete, tenga una formación adecuada y expe-

riencia. Asimismo, hay que mencionar la falta de calibración 

actual como en el caso de ensayos directos de durabilidad. 
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Resumen

En este trabajo se presenta la propuesta del Eurocódigo 2 Parte 1-2, en relación con la resistencia al fuego de los soportes de hormigón armado. 

El Eurocódigo 2 Parte 1-2 define dos procedimientos para la comprobación de pilares frente al fuego, reflejados en sendas tablas. Uno de ellos ha 

sido obtenido a partir de resultados experimentales y el otro se ha obtenido a partir de un estudio paramétrico que utiliza el método de la columna 

modelo en condiciones de fuego. Se presentan ambos métodos, indicando sus respectivos rangos de aplicación y las fuentes de su desarrollo. 

Seguidamente, se realiza una comparación entre ambos métodos y con los requisitos de la EHE-08. 

Palabras clave: Resistencia al fuego; Soportes de edificación; Eurocódigo 2; EHE-08; Columna modelo

Abstract

This paper presents the specifications in Eurocode 2 Part 1-2 regarding the fire resistance of reinforced concrete columns. Eurocode 2 Part 1-2 

defines two methods to assess the fire resistance of columns, which are reflected in several tables. One of these methods has been obtained from 

experimental results, and the other method has been developed through a parametric study that applied the model column method considering 

the influence of fire. This paper presents both methodologies, noting their application ranges as well as the sources of their development. 

A comparison is then made between both methods of Eurocode 2, as well comparing them with the requirements in EHE-08.

Keywords: Fire resistance; Building columns; Eurocode 2; EHE-08; Model column
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1. Introducción

La realidad del comportamiento frente al fuego de pilares, 

igual que en casi todos los temas de la ingeniería estructural, 

es muy compleja. 

Por un lado es necesario definir una acción del fuego ade-

cuada. La acción del fuego normativo [1,2] está basada en las 

capacidades que los primeros laboratorios tenían para represen-

tar el fuego. El fuego real difiere del normativo y depende de 

muchos parámetros, que son específicos de cada caso [3,4]. En 

este sentido, las normas más modernas de fuego, como la EN 

1991-1-2: 2002 [5] permite la utilización de una acción de fuego 

ad hoc para casos especiales.

Por otro lado, a nivel de sección, el efecto del fuego altera, 

dependiendo de la temperatura alcanzada, las propiedades del 

hormigón y de las armaduras y, consecuentemente, altera su 

capacidad resistente. Esta es la situación que se considera en 

la normativa para distintos elementos estructurales y ha sido el 

Documento descargado de http://zl.elsevier.es el 05/12/2014. Copia para uso personal, se prohíbe la transmisión de este documento por cualquier medio o formato.

Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



142 H. Corres Peiretti et al / Hormigón y Acero. 2014;65(272):141-150

2. Comprobación de la resistencia al fuego según ENV 
1992-1-2

La ENV 1992-1-2:1996 [6] es anterior a la EHE-08 [7] y 

a la EN 1992-1-2:2004 [8], y para la comprobación de la re-

sistencia al fuego de soportes de hormigón armado propone 

la tabla 1.

La tabla 1, para distintos tiempos de exposición y grados 

de sobredimensionamiento evaluados a partir de μ fi, presen-

ta una combinación de recubrimientos mecánicos mínimos, 

medidos desde el paramento exterior al centro de gravedad 

de la armadura, y dimensión transversal mínima, amin y bmin, 

que debe tener un soporte de hormigón armado para resistir 

un tiempo de exposición R para la curva de fuego establecida 

por la ISO 834 [2]. Se supone que con estas condiciones el 

soporte está en grado de resistir hasta el tiempo indicado las 

acciones del fuego sin fallar. El recubrimiento supone una 

protección, durante el tiempo indicado, para que la tempera-

tura en la armadura no crezca por encima de valores en donde 

se pierde gran capacidad mecánica. El parámetro μ fi se define 

por la Ecuación 1. 

μ fi =
E d , fi

R d , fi(0)

 (1)

Donde:

Rd.fi(0) representa la capacidad resistente del soporte considerando 

las propiedades mecánicas de los materiales a temperatura 

ambiente, pero considerando los coeficientes de minoración de 

los materiales correspondientes a las situación de fuego: γs = 1,0 

y γc = 1,0 y considerando los efectos de segundo orden haciendo 

la hipótesis de que la longitud efectiva del soporte es igual a la 

real.

Ed,fi es el valor de cálculo del efecto de las acciones en situación 

de fuego.

En la figura 1 se representa el significado de relación μfi para 

un pilar de sección rectangular con armadura en las esquinas 

y una esbeltez mecánica λ = 60, a temperatura ambiente.

El parámetro μ fi intenta tener en cuenta el nivel de carga 

sobre la resistencia del soporte en condiciones de fuego. Tal 

como está definido es difícil entender su significado físico. 

Además es un parámetro muy difícil de obtener, ver referen-

cia [10].

criterio utilizado también para pilares en las primeras propues-

tas para la verificación de la capacidad resistente en condicio-

nes de fuego en las distintas normas [6,7].

En el caso de pilares, a nivel de elemento, el fuego hace dis-

minuir la rigidez de las secciones y, por lo tanto, del elemento, 

y esta situación puede aumentar los efectos de segundo orden, 

si el pilar es esbelto a temperatura ambiente, o producir un es-

cenario en donde los efectos de segundo orden puedan ser im-

portantes. Ésta es la situación que intentan tener en cuenta las 

nuevas normas [8]. 

Por último, existe un efecto a nivel estructural global que 

puede tener mucha influencia pero que es muy difícil de abor-

dar. Dependiendo del sitio donde se produzca el fuego, se gene-

ran unas deformaciones en los distintos elementos estructurales 

afectados que interaccionan con el resto de la estructura no 

afectada por el fuego y que pueden producir efectos muy dis-

tintos, favorables y desfavorables [9]. Estos efectos pueden ser 

muy importantes para evaluar el efecto estructural del fuego en 

pilares pero, por su dificultad, no se han tenido en cuenta en los 

procedimientos normativos vigentes. 

El proyecto frente al fuego de pilares de hormigón, según la 

EN 1992-1-2:2004 [8], ha sufrido un gran cambio respecto al 

método planteado en la ENV-1992-1-2 [6] que era muy parecido 

a las tablas que existen en el Anejo 6 de la EHE-08 [7]. 

En la actual versión del Eurocódigo se ha pasado de un aná-

lisis seccional en donde se tenía en cuenta la pérdida de ca-

pacidad resistente de la sección, tal como planteaba la ENV 

1992-1-2 [6] o como propone el Anejo 6 de la EHE-08 [7], a un 

análisis de elemento estructural. La consecuencia inmediata de 

este planteamiento es que se han aumentado las exigencias a los 

pilares de hormigón.

La EN 1992-1-2: 2004 [8] define dos procedimientos para 

la comprobación de pilares frente al fuego, reflejados en sen-

das tablas. Uno de ellos ha sido deducido a partir de resultados 

experimentales, Método A, y el otro produce las tablas a partir 

de un estudio paramétrico en el que se evalúa la capacidad re-

sistente de los pilares con el método de la columna modelo y se 

emplean secciones con características geométricas y mecánicas 

que tienen en cuenta la acción del fuego, Método B. En este 

trabajo se presentan detalladamente ambos métodos. 

Adicionalmente, en este trabajo se comparan el Método A 

y el Método B de la EN 1992-1-2: 2004 [8] y el Método A de 

la EN 1992-1-2: 2004  [8] con el Anejo 6 de la instrucción 

EHE-08 [7]. 

Tabla 1

Dimensiones y recubrimientos mecánicos minimos para soportes de H.A. según [6]

R [min] μfi = 0,2 μfi = 0,5 μfi = 0,7

bmin [mm] amin [mm] bmin [mm] amin [mm] bmin [mm] amin [mm]

 30 150* 10* 150* 10* 150* 10*
 60 150* 10* 180* 10* 200* 10*
 90 180* 10* 210* 10* 240 35
120 200 40 250 40 280 40
180 240 50 320 50 360 50
240 300 50 400 50 450 50

* Los recubrimientos por exigencias de durabilidad pueden requerir valores superiores.
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3. Comprobación de la resistencia al fuego según la EHE-08

En España las comprobaciones de la resistencia al fuego de 

estructuras de hormigón estructural se realizan según las reco-

mendaciones del Anejo 6 de la EHE-08 [7] que, en el caso de 

soportes, propone el cumplimiento de los recubrimientos mecá-

nicos y dimensiones mínimas que establece la tabla 2.

La EHE-08 [7] no considera la influencia del nivel de carga 

solicitante sobre el soporte ni tampoco los efectos de segundo 

orden.

La EHE-08 [7] establece que para resistencias al fuego ma-

yores a los 90 minutos y cuantía de armadura del soporte supe-

rior al 2%, la armadura debe distribuirse en todas las caras de la 

sección. Cuando la armadura, además de en las esquinas, está 

distribuida en todas las caras, el comportamiento a fuego mejo-

ra porque las armaduras de las caras tienen menos temperatura 

que las de las esquinas. 

La figura 2 muestra la distribución de temperaturas en un 

cuarto de la sección transversal de un soporte de hormigón 

armado de 35 × 35 cm con ocho barras de 20 mm de diáme-

tro con un recubrimiento mecánico de 30 mm. El modelo 

de la figura 1 se obtuvo con el programa SAFIR [11] para 

un tiempo de exposición de 60 minutos a la curva de fuego 

ISO 834 [2]. 

La figura 2 muestra que la barra de refuerzo ubicada en la 

esquina del soporte experimenta mayores temperaturas que las 

barras colocadas en las caras del soporte.

4. Comprobación de la resistencia al fuego según EN 
1992-1-2

De acuerdo con la referencia [10], las tablas de comproba-

ción de la ENV 1992-1-2 [6] se han desarrollado a partir de una 

base de datos empírica confirmada con la experiencia. La com-

paración de los resultados obtenidos con las tablas allí propues-

tas y los resultados experimentales disponibles muestran mala 

correlación y este argumento es el que ha llevado al desarrollo 

de una nueva propuesta en la EN 1992-1-2 [8].

4.1. Método A

Tal como se indica en los background documents [12], el 

Método A se ha obtenido a partir de 76 ensayos realizados en 

cuatro laboratorios diferentes, en las Universidades de Lieja y 

Gante en Bélgica [13], en la Universidad Técnica de Brauns-

chweig en Alemania [14], y en el Instituto para la Investigación 

en Construcción en Canadá [15]. 

En los ensayos experimentales realizados en Bélgica y Ale-

mania se utilizó la curva de fuego ISO 834 [2], mientras que en 

los ensayos realizados en Canadá se aplicó la ASTM E119 [1]. 

La curva de fuego ASTM E119 [1] es prácticamente idéntica a 

la curva de fuego ISO 834 [2].

Seguidamente, se aplicó el siguiente procedimiento [10]:

• La ponencia realizó un estudio paramétrico, utilizando el 

programa SAFIR [11], para identificar las variables más sig-

nificativas en el comportamiento de soportes en condiciones 

de fuego. Las variables identificadas fueron: la longitud de 

pandeo del soporte lef, el recubrimiento mecánico de la ar-

madura a, la dimensión efectiva de la sección del soporte 

Figura 1. Representación de los valores a utilizar en la obtención de la relación 

μfi, en el diagrama de interacción de la sección del soporte analizado.

–3000 –2500 –2000 –1500 –1000 –500 0 500 1000

160

140

120

100 

80

60

40

20

0

M
o

m
e
n

to
 F

le
c
to

r 
[K

N
m

]

Axil [kN]

Tabla 2

Dimensiones y recubrimientos mecánicos minimos para soportes de H.A. según [7]

R [min] bmin [mm] amin [mm]a

 30 150b 15
 60 200b 20
 90 250 30
120 250 40
180 350 45
240 400 50

a Los recubrimientos por exigencias de durabilidad pueden requerir valores 

superiores.
b Las dimensiones mínimas deben respetar las mínimas establecidas en la EHE-08 [7].

Figura 2. Distribución de temperaturas en un cuarto de sección de un soporte 

de hormigón armado de 35 × 35 cm de sección y expuesto a 60 minutos de 

fuego ISO 834 [2].
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bef, definida por la Ecuación 10, el número de barras longi-

tudinales n y el nivel de carga actuante sobre el soporte μfi, 

definido por la Ecuación 2. 

μ fi =
NEd , fi

NRd

 (2)

 NEd,fi tiene el mismo significado que Ed,fi en la Ecuación 1.

 NRd, es la capacidad resistente del soporte a temperatura 

ambiente considerando los coeficientes parciales de segu-

ridad de los materiales correspondientes a la condición de 

temperatura ambiente, especificados en la EN-1992-1-1 [16]: 

γs = 1,15 y γc = 1,5. El cálculo de NRd incluye los efectos de 

segundo orden.

 En la figura 3 se representa el significado de la relación μfi para 

un pilar de sección rectangular con armadura en las esquinas y 

una esbeltez mecánica λ = 60, a temperatura ambiente.

 Esta nueva versión del parámetro μfi intenta simplificar su 

cálculo, ver referencia [10]. En cualquier caso el significado 

físico sigue siendo difícil de entender. 

• Con estos cinco parámetros se determinó un modelo para 

calcular el tiempo de exposición, Ecuación 3, que se obtuvo 

a partir de los resultados experimentales indicados. 

R = 120
R , fi + Ra + Rl + Rb + Rn

120

1,8

 (3)

Donde:

Rη , fi = 83 1− μ fi

1+ω
0,85 / α cc +ω

 (4)

Ra = 1,60(a – 30) (5)

Rl = 9,60(5 – lef) (6)

Rb = 0,09bef (7)

Rn = 0 si n = 4 (barras solo en las esquinas)

Rn = 12 si n > 4
 (8)

αcc es el coeficiente cansancio del hormigón a compresión, 

para el que se recomienda [5] adoptar el valor αcc = 1.

ω es la cuantía mecánica del soporte a temperatura ambiente 

que se define en la Ecuación 9.

ω =
As f

Ac fcd

 (9)

Donde:

Ac es el área transversal del soporte

As es el área total de la armadura longitudinal

fcd es la resistencia de cálculo del hormigón a compresión a 

temperatura ambiente 

fyd es la resistencia de cálculo del acero a temperatura am-

biente

En la Ecuación 7, en el caso de soportes circulares, bef es 

equivalente al diámetro del soporte mientras que para soportes 

rectangulares, con dimensiones transversales b y h, la dimen-

sión efectiva bef se obtiene mediante la Ecuación 10:

bef = 2Ac

b + h
 (10)

La EN-1992-1-2 [8] especifica que las ecuaciones 3 a 8 son 

aplicables cuando los valores de lef, a, bef y μ fi, y la relación 

e/h o e/b, relación entre la excentricidad de primer orden 

bajo condiciones de fuego e y las dimensiones transversales 

adecuadas, se encuentran dentro de un rango de valores ad-

misibles definidos en la tabla 3 [8]. En la tabla 3 también se 

muestra el rango de variación de estos parámetros en los en-

sayos utilizados [12]. 

Adicionalmente la EN-1992-1-2 [8] presenta la tabla 4, si-

milar a las existentes en la EHE-08 [7] y en la ENV 1992-1-2: 

1996 [6], en la que se indican los valores de amin y bmin, corres-

pondientes a soportes de hormigón con una longitud de pandeo 

lef inferior a los tres metros, con una excentricidad relativa de 

primer orden bajo condiciones de fuego e inferior a 0,15, con 

una cuantía geométrica de acero de refuerzo (As/Ac) inferior 

al 4%, y con niveles de carga μfi de 0.2, 0.5 y 0.7. Según [10], 

estas limitaciones se cumplen en la mayoría de los pilares de 

edificación. 

La figura 4 muestra una comparación entre las dimensiones 

mínimas bmin, (fig. 4a) y los recubrimientos mecánicos mínimos 

amin (fig. 4b), de la EHE-08 [7], la ENV 1992-1-2:1996 [6] y el 

Método A de la EN-1992-1-2 [8]. En el caso de los valores de 

las tablas 1 y 4, se han utilizado los valores que corresponden 

Figura 3. Representación de los valores a utilizar en la obtención de la relación 

μfi en el diagrama de interacción de la sección del soporte analizado.
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Tabla 3

Rangos de valores admisibles para los parámetros utilizados en el Método A 

[8] y rango de variación de tales parámetros en los resultados experimentales 

utilizados [12]

Mét. A EN-1992-1-2 [8] Ensayos Experimentales [12]

2 m ≤ lef ≤ 6 m 1,9 m ≤ lef ≤ 5,76 m

25 mm ≤ a ≤ 80 mm 30 mm ≤ a ≤ 80,15 mm

200 mm ≤ bef ≤ 450 mm 200 mm ≤ bef ≤ 406 mm

0,15 ≤ e/h o e/b ≤ 0,4 0,00 ≤ e/h o e/b ≤ 0,5

0,2 ≤ μfi ≤ 0,7 0,131 ≤ μfi ≤ 0,83

Excen,fi

NRd NEd NEd,fi

μ fi =
NEd , fi

NRd

γc = 1,5

γs = 1,15

λ = 60

γc = 1,5

γs = 1,15

λ << 30
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a niveles de carga de μfi iguales a 0,5 y 0,7. En relación con los 

valores de la tabla 4 se han utilizado los valores menores de 

bmin., con sus correspondientes amin.

La figura 4 muestra que las tablas de la EHE-08 [7] dan va-

lores muy similares a las de la ENV 1992-1-2:1996 [6] y que los 

criterios del Método A de la EN 1992-1-2:2004 [8] conducen a 

diseños más conservadores. 

4.2. Método B

El Método B propone el uso de nueve tablas que se han obte-

nido a partir de un estudio teórico que ha utilizado el método de 

la columna modelo y las propiedades de los materiales para las 

temperaturas correspondientes al tiempo de fuego estudiado. 

Las tablas indican los valores de dimensiones y recubrimientos 

mecánicos mínimos, amin y bmin.

Para generar estas tablas se consideraron los siguientes pa-

rámetros: la esbeltez mecánica del soporte λ, el recubrimiento 

mecánico de la armadura a, la dimensión mínima de la sección 

transversal del soporte b, la cuantía mecánica ω, la excentrici-

dad reducida e/b y un axil reducido n, que se determina me-

diante la Ecuación 11. 

n =
NEd , fi

0,7(Ac fcd + As fyd )
 (11)

De acuerdo con lo indicado en el anejo B.3.2 de [8], el pro-

cedimiento utilizado para producir las nueve tablas del Método 

B es el siguiente: se definen unas condiciones básicas para el 

soporte a estudiar: λ, ω, n, e/b y un tiempo de exposición R; 

se adopta la curva de fuego ISO-834 [2]; se realiza el siguiente 

proceso, para distintos valores de b y a:

• Se determina la distribución de temperaturas en la sección 

del soporte, para el tiempo R adoptado.

• Se determina la temperatura de las armaduras.

• Se determina la temperatura en el hormigón indicando las 

isotermas.

• Se consideran los diagramas de tensión-deformación defini-

dos en [8], para la armadura y el hormigón a distintas tempe-

raturas, y se determina el diagrama momento-curvatura de 

la sección.

• Aplicando el método de la columna modelo se determina la 

capacidad resistente. 

• Se escogen los mínimos valores de b y a que garanticen un 

tiempo de exposición R.

La tabla 5 muestra los rangos de valores de las variables 

consideradas en la elaboración de las nueve tablas del Méto-

do B [8].

En la tabla 6 se muestra el resultado de aplicación del Mé-

todo B para el caso de soportes con esbelteces inferiores a 

30, con e/b inferior a 0,25 y con un valor de e menor a los 

100 mm. 

Tabla 4

Dimensiones y recubrimientos mecánicos mínimos para soportes de H.A. según el Método A de [8]

R [min] μfi = 0,2 μfi = 0,5 μfi = 0,7

bmin [mm] amin [mm] bmin [mm] amin [mm] bmin [mm] amin [mm]

30 200 25 200 25 200 32
300 27

60 200 25 200 36 250 46
300 31 350 40

90 200 31 300 45 350 53
300 25 400 38 450* 40*

120 250 40 350* 45* 350* 57*
350 35 450* 40* 450* 51*

180 350* 45* 350* 63* 450* 70*
240 350* 61* 450* 75*

* Se debe disponer un mínimo de ocho barras longitudinales de refuerzo, n=8.

Figura 4. Comparación entre los valores de a) Dimensiones de sección míni-

mas y b) Recubrimientos mecánicos mínimos según [6], [7] y el Método A 

de [8].
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Al igual que en la EHE-08 [7], el Método B de [8] define que 

en el caso de resistencias al fuego mayores a los 90 minutos y 

cuando la armadura del soporte sea superior al 2%, dicha arma-

dura debe distribuirse en todas las caras. 

La figura 5 muestra una comparación entre los valores de amin 

y bmin correspondientes a la tabla 1, de la ENV 1992-1-2:1996 [6], 

la 2, de la EHE-08 [7], y la 6, de la EN 1992-1-2:2004 [8]. Se 

representan axiles reducidos n igual a 0,3 y 0,7 y una cuantía 

mecánica ω igual a 0,5. 

Tabla 5

Rangos de valores tomados en cuenta en el Método B de [8]

Mét. B EN-1992-1-2 [5]

30 ≤ λ ≤ 80

25 mm ≤ a ≤ 80 mm

150 mm ≤ b ≤ 600 mm

0,025 ≤ e/h o e/b ≤ 0,5

0,15 ≤ n ≤ 0,7

0,1 ≤ ω ≤ 1,0

5. Comparaciones entre distintos métodos

5.1. Método A y método B de la EN-1992-1-2 [8]

En la figura 6 se muestra una comparación entre los Métodos A 

y B de la EN 1992-1-2 [8]. Las comparaciones se realizaron toman-

do los valores de la tabla 6, correspondiente al Método B de la EN 

1992-1-2 [8], y aplicando las ecuaciones 3 a 8, que corresponden 

al Método A [8]. Para ello ha habido que homogeneizar los pará-

metros en la tabla 6 con los parámetros de las ecuaciones 3 a 8. 

Los resultados muestran que, en general, el Método B da 

resultados más conservadores que el Método A. 

Los casos marcados con (rec) corresponden a los valores de 

la tabla 6 que corresponden a sección con mayor recubrimiento. 

5.2. Método A y EHE-08

En la figura 7, se muestra una comparación entre el Méto-

do A de la EN-1992-1-2 [8] y la tabla 2 de la EHE-08 [7]. Las 

comparaciones se realizaron tomando los valores de la tabla 2, 

correspondiente a la EHE-08 [7], y aplicando las ecuaciones 3 a 

8, que corresponden al Método A [8]. Para ello ha habido que 

homogeneizar los parámetros en la tabla 2 con los parámetros 

de las ecuaciones 3 a 8. 

En este caso se supone que los pilares de ambas tablas son 

cuadrados. Además se tiene en cuenta la distribución de arma-

dura tal como se ha hecho en el apartado anterior. Finalmente, se 

asume que los resultados de la tabla 2, que no dependen del axil, 

son válidos para los tres niveles de carga previstos en la tabla 4.

En la figura 7 se puede ver que para niveles de carga me-

dianos y altos, el Método A da resultados más conservadores 

que la tabla 2 de [7]. Además, para tiempos de exposición su-

periores a 120 minutos, el Método A da siempre valores más 

conservadores. En general se puede decir que el Método A, que 

tiene en cuenta los efectos de segundo orden a nivel de elemento 

estructural, es más exigente para situaciones de fuego. 

6. Ejemplos

Se plantea la utilización de la EN 1992-1-2 [8], según los 

Métodos A y B y la EHE-08 [7] en el proyecto de un edificio 

constituido por una planta baja, tres plantas tipo y planta cu-

bierta. La distancia entre ejes de pilares es de 5,50 m; la luz de 

los forjados también es de 5,50 m. La altura entre forjados es 

de 3 m. La estructura está resuelta con cuatro pórticos de cin-

co vanos cada uno. Horizontalmente se prevé el uso de la caja 

de ascensor y escaleras como pantallas de arrostramiento. El 

edificio tendrá un uso administrativo. La figura 8 muestra una 

planta tipo y el alzado de uno de los pórticos del edificio.

Las plantas están resueltas con forjados unidireccionales de 

0,27 m de espesor. En todas las plantas se utilizan vigas planas 

de 0,50 × 0,27 m de sección transversal. En toda la estructura se 

emplea hormigón HA-25 y acero pasivo B-500. Se asume una 

clase de exposición XC1 según la EN 1992-1-2 [16]. 

Se asume que los pórticos son intraslacionales, porque las 

pantallas del núcleo de circulación vertical lo garantizan. 

Figura 5. Comparación entre los valores de a) Dimensiones de sección mí-

nimas y b) Recubrimientos mecánicos mínimos según [6,7] y el Método B 

de [8].
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Para el predimensionamiento de los pilares se ha seguido el 

siguiente criterio: Se supone que el hormigón resiste las cargas 

axiles y la armadura es la que resiste los momentos flectores. 

En la tabla 7 se muestran las dimensiones adoptadas para los 

pilares interiores y de esquina.

6.1. Cargas consideradas

Como acciones se adoptan las de la EN-1991-1-1 [17], simi-

lares a las definidas en el CTE-06 [18]; ver tabla 8. 

6.2. Esfuerzos en los pilares 

En la figura 9 se muestran los esfuerzos en ELU a tempera-

tura ambiente de los pilares interiores y exteriores correspon-

dientes al pórtico 2. Para la obtención de estos esfuerzos se 

ha considerado alternancia de sobrecargas. Las combinaciones 

realizadas y los coeficientes de mayoración y de combinación 

utilizados son los definidos en la EN 1991-1-1 [17].

En la figura 10 se muestran los esfuerzos en ELU con fuego 

de los pilares interiores y exteriores correspondientes al pór-

Tabla 6

Dimensiones y recubrimientos mecánicos mínimos para soportes de H.A. según el Método B de [8]

R [min] ω n = 0,15 n = 0,3 n = 0,5 n = 0,7

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

bmin 

[mm]

amin 

[mm]

30 0,1 150 25*     150 25*     200 30 250 25* 300 30 350 25*
0,5 150 25*   150 25*   150 25*     200 30 250 25*
1 150 25*     150 25*     150 25*     200 30 300 25*

60 0,1 150 30 200 25* 200 40 300 25* 300 40 500 25* 500 25*    
0,5 150 25*   150 35 200 25* 250 35 350 25* 350 40 550 25*
1 150 25*     150 30 200 25* 200 40 400 25* 300 50 600 30

90 0,1 200 40 250 25* 300 40 400 25* 500 50 550 25* 550 40 600 25
0,5 150 35 200 25* 200 45 300 25* 300 45 550 25* 500 50 600 40
1 200 25*     200 40 300 25* 250 40 550 25* 500 50 600 45

120 0,1 250 50 350 25* 400 50 550 25* 550 25*     550 60 600 45
0,5 200 45 300 25* 300 45 550 25* 450 50 600 25* 500 60 600 50
1 200 40 250 25* 250 50 400 25* 450 45 600 30 600 60    

180 0,1 400 50 500 25* 500 60 550 25* 550 60 600 30 (1)
0,5 300 45 450 25* 450 50 600 25* 500 60 600 50 600 75  
1 300 40 400 25* 450 50 550 25* 500 60 600 45 (1)

240 0,1 500 60 550 25* 550 40 600 25* 600 75 (1)
0,5 450 45 500 25* 550 55 600 25* 600 70 (1)
1 400 45 500 25* 500 40 600 30 600 60 (1)

(1) Se necesita una sección superior a los 600 mm y se debe realizar un analisis preciso de inestabilidad.

* Los recubrimientos por exigencias de durabilidad pueden requerir valores superiores.

Figura 6. Comparación entre los valores de tiempo de exposición R obtenidos 

mediante los Métodos A y B [8].
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Tabla 7

Dimensiones adoptadas en pilares interiores y de esquina

Ubicación Dimensión [cm] 

Pilar Interno

Dimensión [cm] 

Pilar de Esquina

3ª Planta - Cubierta 25 × 25 25 × 25
2ª Planta - 3ª Planta 30 × 30 30 × 30
1ª Planta - 2ª Planta 30 × 30 30 × 30
Planta Baja - 1ª Planta 35 × 35 35 × 35

Figura 8. Planta tipo y alzado de uno de los pórticos del edificio.

tico 2. Para la obtención de estos esfuerzos se ha considerado 

alternancia de sobrecargas. Las combinaciones realizadas y los 

coeficientes de mayoración y de combinación utilizados son 

los definidos en la EN 1991-1-1 [17].

6.3. Comprobaciones para situaciones con fuego

De acuerdo con el CTE-08 [18], para un edificio de uso ad-

ministrativo como el estudiado, se debe resistir una exposición 

de fuego de 60 minutos. No se evalúa la resistencia al fuego de 

los pilares ubicados entre la tercera planta y la planta cubier-

ta porque están sometidos a excentricidades de primer orden 

 superiores a los límites establecidos en los Métodos A y B de 

la EN 1992-1-2 [8].

Tabla 8

Valores Característicos de Acciones Consideradas

Peso propio 

[kN/m2]

Carga permamente 

[kN/m2]

Sobrecarga 

[kN/m2]

Planta Cubierta 4,25 2 1,5
Planta Tipo 4,25 1,2 3

Figura 9. Esfuerzos de diseño en ELU a temperatura ambiente para los pilares interiores y exteriores del pórtico 2.
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6.4. EHE-08

De acuerdo con el criterio de la EHE-08 [7] es necesario 

comprobar, de acuerdo con la tabla 2, que las dimensiones mí-

nimas sean mayores que 200 mm y el recubrimiento mecánico 

mínimo sea mayor que 20.

Como la dimensión mínima establecida para pilares, en la 

propia EHE-08, es de 250 mm, la limitación de dimensión 

mínima de 200 mm por la condición de fuego no es condi-

cionante.

Las condiciones de durabilidad establecen valores mínimos 

para el recubrimiento que conducen a recubrimientos mecáni-

cos mayores que los exigidos por la condición de fuego, por lo 

que tampoco esta dimensión es condicionante. 

Utilizando el procedimiento de la EHE-08 [7] se predimen-

sionan los pilares y luego, antes de dimensionar, se comprueban 

las dimensiones mínimas y se fija el recubrimiento teniendo 

en cuenta las condiciones de fuego junto con otras condiciones 

como la durabilidad. Es un procedimiento directo que no re-

quiere iteraciones.

6.5. Método A EN 1992-1-2

Como para utilizar la Ecuación 3 o la tabla 4, que define 

el Método A, es necesario conocer la armadura, entonces, 

es necesario dimensionar la sección para las condiciones 

en ELU a temperatura ambiente. Para realizar este dimen-

sionamiento se utilizan las dimensiones establecidas en el 

apartado 6 y un recubrimiento mecánico de 40 mm. Este 

recubrimiento resulta de considerar un recubrimiento de 

25 mm, un cerco de 6 mm y la mitad del diámetro de la 

barra de armadura longitudinal. En la tabla 9 se muestran 

las armaduras correspondientes a cada tramo de los pilares 

estudiados del pórtico 2.

Con esta información se calcula, con la Ecuación 3, el re-

cubrimiento mecánico mínimo, y se pueden obtener los recu-

brimientos mecánicos mínimos que da la tabla 4. Si se aplica 

la Ecuación 3 se obtienen resultados más ajustados. Para la de-

terminación de estos valores se han considerado los siguientes 

parámetros: 

• Tiempo de exposición: 60 minutos

• lef = 3 m; como se trata, como se ha dicho, de pilares in-

traslacionales, se ha adoptado como longitud equivalente de 

pandeo la altura entre plantas, que es un valor del lado de la 

seguridad

• bef; para la determinación de este valor se adoptan las dimen-

siones mostradas en la tabla 7

En la tabla 10 se muestra los recubrimientos que se obtienen 

aplicando la Ecuación 3.

En este ejemplo, se observa que los recubrimientos obteni-

dos con el Método A son siempre inferiores a la dimensión mí-

nima establecida en la EN 1992-1-2 [8]. 

Simplificadamente, la EN 1992-1-2 [8] permite utilizar la 

tabla 4 considerando en lugar de μfi, el parámetro ηfi, que no 

requiere el dimensionamiento de la sección. El valor de ηfi se 

determina mediante la Ecuación 12.

 (12)

Figura 10. Esfuerzos de diseño en ELU con fuego para los pilares interiores y exteriores del pórtico 2.

Tabla 9

Armaduras de refuerzo considerando un recubrimiento de 40 mm

Ubicación Armadura Pilar Interior Armadura Pilar Exterior

2ª Planta - 3ª Planta 4 ɕ16 4 ɕ16
1ª Planta - 2ª Planta 4 ɕ16 4 ɕ16
Planta Baja - 1ª Planta 4 ɕ16 4 ɕ16

Tabla 10

Recubrimientos necesarios para resistir las condiciones de fuego. Método A

Ubicación Recubrimiento 

Pilar Interior

Recubrimiento 

Pilar Exterior

2ª Planta - 3ª Planta 25 mm* 25 mm*
1ª Planta - 2ª Planta 25 mm* 25 mm*
Planta Baja - 1ª Planta 25 mm* 25 mm*

* Valor de recubrimiento mínimo según la EN 1992-1-2 [8].
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Tabla 11

Recubrimientos necesarios para resistir la influencia del fuego. Método A sim-

plificado

Ubicación Recubrimiento 

Pilar Interior

Recubrimiento 

Pilar Exterior

2ª Planta - 3ª Planta 33 mm 33 mm
1ª Planta - 2ª Planta 33 mm 33 mm
Planta Baja - 1ª Planta 33 mm 33 mm

* Valor de recubrimiento mínimo según la EN 1992-1-2 [8].

Tabla 12

Recubrimientos necesarios para resistir la influencia del fuego. Método B

Ubicación Recubrimiento 

Pilar Interior

Recubrimiento 

Pilar Exterior

2ª Planta - 3ª Planta 25 mm* 25 mm*
1ª Planta - 2ª Planta 36 mm 25 mm*
Planta Baja - 1ª Planta 36 mm 25 mm*

* Valor de recubrimiento mínimo según la EN 1992-1-2 [8].

Donde

Gk es el valor característico de las acciones permanentes

Qk,1 es el valor característico de la acción variable determinante

γg es el coeficiente de seguridad para acciones permanentes

γq es el coeficiente de seguridad para acciones variables

ψfi es el coeficiente de combinación para acciones variables fre-

cuentes o cuasipermanentes según la EN 1991-1-2 [5]

La tabla 11 muestra los recubrimientos que se obtienen usan-

do la tabla 4 y el valor de ηfi en lugar de μfi.

Los recubrimientos obtenidos con el Método A simplificado 

son superiores a los recubrimientos obtenidos con la aplicación 

estricta del Método A de la EN 1992-1-2 [8]. 

6.6. Método B EN 1992-1-2

Al igual que en el apartado 6.3.2, antes de usar las tablas 

del Método B es necesario conocer la armadura del soporte. 

Nuevamente, se consideran las dimensiones en la tabla 7 y la 

armadura de la tabla 9. 

Según la referencia [12], el uso de las nueve tablas del Mé-

todo B puede conllevar a más de 128 interpolaciones. En el 

presente trabajo se utilizan los valores de la tabla 6.

La tabla 12 muestra los recubrimientos que se obtienen con 

los datos de la tabla 6. 

7. Conclusiones

Del presente trabajo se pueden deducir las siguientes con-

clusiones:

• Todos los métodos de comprobación de las condiciones resis-

tentes de soportes en condiciones de fuego se han determina-

do para un fuego normativo establecido en la ISO-834 [2]. 

• Los requisitos del anejo 6 de la EHE-08 [7] son muy simila-

res a los requisitos de la antigua versión del Eurocódigo 2 [6].

• Los Métodos A y B que propone la vigente versión del Eu-

rocódigo 2 [8] son más desfavorables que los propuestos por 

la ENV 1992-1-2:1996 [6] y EHE-08 [7].

• El Método A es un método desarrollado a partir de resulta-

dos experimentales. El Método B es un método desarrolla-

do a partir de un estudio paramétrico teórico, que utiliza el 

método de la columna modelo para estudiar los efectos de 

segundo orden. 

• Los rangos de valores de los parámetros estudiados en las 

tablas correspondientes al Método A están relacionados 

con los rangos de valores de la base de datos de ensayos 

experimentales usada para elaborar dicho método. Se debe 

determinar si estos rangos de valores son realmente repre-

sentativos de los soportes de edificación.
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Resumen

La globalización de la industria de la construcción española ha provocado la necesidad de una mejor comprensión de las diferencias entre las 

normas y estándares internacionales relativos a la acción del viento. Dado que la ingeniería del viento es una disciplina relativamente joven, la 

mayoría de las normas internacionales están en continua fase de revisión y mejora, lo que lleva en ocasiones a interpretaciones incorrectas y a los 

consecuentes errores de aplicación. Este artículo pone de relieve las principales áreas de divergencia de las normas internacionales con respecto al 

Eurocódigo 2005, así como las diferencias adoptadas por los países europeos en sus anejos nacionales.

Palabras clave: EN1991-1-4; ASCE/SEI 7-10; Acción de viento; Túnel de viento

Abstract

The internationalization of the Spanish construction industry has triggered increased interest on the various building codes including those with 

regard to wind loading. Wind engineering is a relatively young discipline. Consequently, international codes, commentaries and guides are 

constantly evolving. This together with specifi c signifi cant differences between codes sometimes lead the structural engineer to misinterpretation 

and error. This article presents limited relevant areas in which other international codes differ from the Eurocode 2005. The expected content and 

capabilities of the national annexes are also explored.

Keywords: EN1991-1-4; ASCE/SEI 7-10; Wind loading; Wind tunnel
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1. Introducción

La compleja interacción del viento en sistemas estructurales 

singulares determina la respuesta estática y dinámica igual-

mente compleja que ha resultado en una diversa gama de meto-

dologías para la determinación de la carga de viento de diseño. 

Esto se manifi esta en la falta de armonización entre las normas 

internacionales en la defi nición de los parámetros básicos, ta-

les como la velocidad de viento básica o los datos aerodiná-

micos y estructurales. Las variaciones entre las metodologías 

adoptadas por la comunidad internacional de la ingeniería del 

viento provocan en ocasiones confusión y difi cultades para la 

implementación de las normas extranjeras en proyectos inter-

nacionales. Un ejemplo típico es la aplicación de los coefi cien-

tes de presión para estructuras en las que la norma no ha sido 

diseñada, como helióstatos o paneles solares montados en cu-

biertas de edifi cios industriales. El desarrollo del Eurocódigo 

es también un importante primer paso en la unifi cación de la 

norma de la acción de viento en estructuras, de manera que 

es la referencia preferida en el desarrollo de futuras normas 

internacionales. Este artículo se fundamenta en numerosas ex-

periencias en proyectos singulares alrededor del mundo. En él 

se discutirán los principios básicos de la derivación de la últi-

ma edición de la norma europea EN1991-1-4:2005: Acciones 
en estructuras – Parte 1-4: Acciones generales – Acciones del 
viento [1], proporcionando un estudio comparativo de las nor-

mas estadounidense ASCE/SEI 7-10 [2], canadiense NBCC [3] 

y australiana AS1170.2 [4] en la predicción de la carga de vien-

to de diseño en edifi cación. Estas últimas son normas pioneras 

en la materia y siguen siendo una referencia de aplicación.
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El objetivo principal del Eurocódigo en materia de inge-

niería del viento es proporcionar uniformidad en el diseño 

de estructuras terrestres frente a la acción del mismo. Los 

países de la Unión Europea cuentan con la potestad de de-

terminar directrices específi cas dentro su Anejo Nacional 

(AN) a través de la incorporación de parámetros de deter-

minación nacional (PDN), con la condición de que las reco-

mendaciones del AN no contradigan el documento básico. 

La norma europea ofrece más de 50 cláusulas electivas a 

nivel nacional, incluyéndose la especifi cación de los paráme-

tros básicos, tales como la exposición del sitio, categorías de 

terreno, parámetros de turbulencia, coefi cientes de presión 

o coefi cientes de direccionalidad entre otros. Se conside-

ra esta norma como una de las más avanzadas del mundo, 

basándose en gran medida en la estadounidense y la cana-

diense (ASCE y NBCC ambas de 1995), las cuales han ex-

perimentado cambios signifi cativos en los últimos 10 años. 

Se espera que próximamente el Ministerio de Fomento emita 

el correspondiente anejo nacional a la norma conforme a lo 

establecido en las Directivas Europeas como, por ejemplo, 

la 2208/57/CE relativa al sistema ferroviario. Este anejo, 

AN/UNE-EN 1991-1-4, dará pues cumplimiento a la vo-

cación de armonización técnica. No obstante, las distintas 

normas nacionales de reciente redacción disponibles para el 

diseño de estructuras que incorporan la consideración de la 

acción del viento (IAP-11 [5], IAPF [6] o CTE [7]), se redac-

taron ya adoptando íntegramente los modelos y criterios de 

los Eurocódigos relativos a la acción del viento refl ejando 

los procedimientos presentados en el Eurocódigo. Las di-

ferencias entre el EN1991-1-4 [1] y el CTE-2006 [7] serán 

discutidas y valoradas en este artículo. 

En términos generales, los procedimientos adoptados en la 

evaluación de las cargas de viento y las respuestas inducidas por 

el viento siguen la ofi cialmente denominada cadena de la carga 

de viento de Alan G. Davenport en honor al pionero ingeniero 

canadiense. En ella se establece que la carga de viento es deter-

minada por los efectos combinados del clima meteorológico del 

viento, la infl uencia de los efectos del terreno circundante, la ae-

rodinámica de la estructura y su respuesta dinámica y, fi nalmen-

te, los criterios de referencia para determinar la aceptabilidad de 

las cargas previstas (fi g. 1). Una vista de la lista de referencias 

de las secciones de la norma europea dará una estimación de la 

cantidad de líneas de investigación abiertas en el campo de in-

geniería de viento, incluyendo el análisis de estructuras a escala 

real y estudios a escala en el túnel de viento de capa límite. 

Este artículo presentará los orígenes de los procedimientos 

adoptados en la edición actual del Eurocódigo en esta materia. 

A través de un conocimiento de los fundamentos de la ingenie-

ría del viento, los ingenieros podrán aplicar correctamente los 

principios básicos en proyectos internacionales, comprender las 

limitaciones de las normas e identifi car cuándo resultan nece-

sarios los estudios experimentales de proyectos singulares en el 

túnel de viento de capa límite.

2. Normas referentes a la carga de viento

2.1. Orígenes

Aquellos que han estudiado o trabajado en el campo de la 

ingeniería del viento tienen una visión adecuada de la turbu-

lencia. Las ráfagas de viento, de carácter turbulento, infl uen-

cian la determinación de las cargas de viento así como la 

respuesta estructural, y son el eje central de la metodología 

adoptada por todos los estándares de acciones de viento a ni-

vel mundial.

Que la turbulencia del viento desempeña un papel funda-

mental en la respuesta de las estructuras es algo conocido 

por los investigadores desde principios del siglo xx. Sin em-

bargo, no fue respaldado teóricamente hasta 1954, cuando 

Jensen [8] relacionó el perfi l velocidad media del viento con 

la rugosidad de la superfi cie mediante una expresión simple 

adimensional basada en el número que lleva su nombre, que 

permitía simular correctamente la capa límite en un túnel de 

viento (Ecuación 1).

 (1)

Este parámetro adimensional establece un ratio entre la en-

vergadura del objeto h (altura del edifi cio, de la pila del puente, 

etc.) y la altura de rugosidad zo que caracteriza la rugosidad 

de la superfi cie y la estructura del fl ujo en las capas inferiores. 

Antes de esto, las pruebas de túnel de viento todavía se llevaban 

a cabo bajo condiciones de fl ujo uniforme en túneles de viento 

aeronáuticos y las normas consideraban cargas puramente es-

táticas. Como apuntó Larose [9], la defi nición del número de 

Jensen se convirtió en la partida de nacimiento para el túnel 

de viento de capa límite así como de la ingeniería del viento.

El desarrollo de los estándares nacionales pasó por un perío-

do de cambios rápidos en la década de los 60, en gran parte de-

bido a una serie de artículos publicados por Davenport [10-12] 

y a su papel en el diseño de las Torres Gemelas (Nueva York), 

en donde aplicó sus técnicas para el diseño de las mismas. Du-

rante un período de menos de 10 años, casi todas las normas 

fueron reescritas para incluir la importancia de la turbulencia 

Figura 1. Cadena de carga del viento de Davenport (denominada así en asamblea general por unanimidad, IWEC 2011 [13]).
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y la respuesta estructural inducida por el viento siguiendo el 

modelo conceptual de Davenport (fi g. 1). Este modelo divide la 

acción del viento sobre las estructuras en cinco componentes 

principales en las que se basan la mayoría de los estándares 

relativos a cargas de viento: Clima viento, efectos locales del te-

rreno, respuesta aerodinámica, respuesta estructural y criterios 

de diseño. Recientemente, el modelo ha sido denominado por 

la Asociación Internacional de Ingeniería del Viento (IAWE) 

como ‘Cadena de carga del viento de Alan G. Davenport’ en 

honor de las contribuciones del mismo a la disciplina [13]. 

El estudio de la ingeniería del viento se ha expandido rápida-

mente desde los inicios de la década de 1960, y su desarrollo se 

proyecta, en lugar de en un cambio signifi cativo en el enfoque, 

hacia la consolidación y mejora de las versiones originales de 

las normas y el fortalecimiento específi co de cada uno de los 

eslabones de la cadena. El Eurocódigo y la mayoría de las nor-

mas internacionales de carga de viento se redactaron teniendo 

en cuenta estas consideraciones básicas. 

Con cada nueva edición el nivel de confi anza en los estánda-

res de carga del viento es cada vez más alto, pero también lo es 

la complejidad de las recomendaciones en su intento de aumen-

tar la exactitud de la norma. Mientras que el modelo básico de 

las normas continúa siguiendo la cadena de carga del viento, 

algunas metodologías y presentaciones de entre las principales 

normas se han ido distanciando en los últimos años, creando 

un aura de confusión para los ingenieros en el diseño de es-

tructuras. 

2.2. Convergencia del Eurocódigo con los estándares 
internacionales

Como ocurre con los estándares más avanzados de cargas de 

viento, el Eurocódigo sigue la fi losofía de la cadena de carga del 

viento. El documento EN1991-1-4 [1] contempla varios años de 

trabajo de muchos países de la comunidad europea e interna-

cional en lo que a ingeniería del viento se refi ere, y es el primer 

intento importante de elaboración de un estándar de acciones 

de viento universal. Incorpora los datos de las investigaciones 

más recientes proporcionados por reconocidos laboratorios de 

ingeniería del viento y es considerado como el que realiza la 

descripción más exacta de la carga del viento y la respuesta es-

tructural, de manera que está siendo utilizado como referencia 

para el diseño de normas de países no europeos.

A modo de comparación entre otros países, la tabla 1 resu-

me las principales características de la norma EN1991-1-4 [1] 

respecto a tres normas internacionales de acciones de viento: la 

ASCE 7-10 [2] estadounidense, la NBCC 2010 [3] canadiense 

y la AS/NZS 1170.2:2011 [4] australiana. Estos países propor-

cionan constantemente ediciones actualizadas de las normas de 

carga de viento refl ejando el estado actual de la técnica y la 

evolución de la industria de la construcción. A pesar de que 

todos se basan en procedimientos cuasi-estacionarios simila-

res, existen diferencias entre los códigos que pueden conducir 

a muy diversas predicciones de las cargas de viento para una 

estructura dada.

2.2.1. Velocidad de referencia del viento (período promedio)
La defi nición del período promedio es un factor de confusión 

para la evaluación y comparación de los códigos internaciona-

les de acciones de viento. La conversión entre la magnitud de la 

velocidad del viento en un período promedio alternativo se lleva 

a cabo utilizando la aceptada curva de Durst [2] cuya principal 

equivalencia es:

1,06Vref (1hr) = Vref (10 min) = 0,84Vref (1 min) = 0,67Vref (3s) (2)

La razón histórica para la selección de períodos promedios 

de cada país puede atribuirse por una parte al aparato de medi-

ción utilizado para registrar los datos meteorológicos de viento 

(por ejemplo, hasta la edición de 1995, las velocidades del vien-

to de la ASCE [2] se presentaron como la milla más rápida) y 

por otra parte debido a las condiciones climáticas de viento de 

la región. Los eventos de vientos extremos en Europa y de ma-

nera similar en Canadá, se generan mayoritariamente mediante 

sistemas sinópticos, que son eventos meteorológicos estables 

que pueden ser expresados en términos de un período promedio 

general, tales como la velocidad media diezminutal de viento en 

la EN1991-1-4 [1] y la velocidad media horaria de viento en la 

NBCC [3]. En las regiones más tropicales, como Estados Uni-

dos y Australia, los fuertes vientos también pueden desarrollar-

se como resultado de la actividad convectiva, como tormentas o 

sistemas frontales, que son eventos a corto plazo. En este caso, 

las velocidades del viento están mejor representados por un pe-

ríodo promedio más corto, en torno a los tres segundos.

La presentación de una velocidad de ráfaga de viento pa-

rece más lógica en el diseño global de la estructura, ya que el 

perfi l es función de la velocidad máxima del viento, y la pre-

sión del viento es por tanto función de la correlación de la car-

ga del viento a través de la superfi cie de la estructura. Tanto la 

EN1991-1-4 [1] como la NBCC [3] convierten efectivamente 

la velocidad media del viento en una velocidad de ráfaga equi-

valente a través de los procedimientos adoptados por la norma 

antes de determinar las presiones de viento y las fuerzas.

Esta diferencia en la presentación del período promedio re-

quiere que cada norma adopte diferentes procedimientos y di-

fi culta la comparación entre las distintas partes de las normas 

internacionales. Sin embargo, si los procedimientos entre las 

normas internacionales son coherentes, la carga de diseño fi -

nal de la estructura debería ser idéntica en todos, aunque como 

veremos más adelante en la práctica esto no es del todo cierto.

2.2.2. Factor de exposición (Perfi l de velocidad media)
Fuera de la capa límite, el viento no se ve afectado por las 

tensiones de fricción de la superfi cie del suelo, y a este se le de-

nomina viento de gradiente. Sin embargo, conforme disminuye 

Tabla 1

Parámetros fundamentales entre las principales normas internacionales

Norma Período 

promedio

Respuesta inducida 

por viento 

Perfi l de viento

EN1991-1-4 [1] 10 min. 10 min. Log (Variable s/AN)
ASCE 7-10 [2]  3 seg.  1 hora Power
NBCC 1995 [3]  1 hora  1 hora Power
AS 1170.2 [4]  3 seg. 10 min. Log. Modifi cado
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la distancia al suelo, el viento es retardado por la fricción de la 

superfi cie y parte de su energía cinética se disipa en forma de 

turbulencia. El viento de gradiente es relativamente constante, 

pero la velocidad del viento en la superfi cie del suelo puede va-

riar signifi cativamente en función de la rugosidad de la misma.

En condiciones de estabilidad neutra, se denomina capa lími-

te interna a la zona donde el perfi l de velocidad es infl uenciado 

fuertemente por la rugosidad de la superfi cie del suelo, mientras 

que en la capa exterior de la capa límite atmosférica las escalas 

de longitud están mejor aproximadas por el espesor total de la 

capa límite. Esto ha llevado al desarrollo de dos métodos de 

representación del perfi l de la velocidad media del viento para 

el diseño, como se representa en la fi gura 2 para el terreno tipo 

campo abierto. El perfi l logarítmico aproxima bien la capa lími-

te atmosférica hasta una altura de 100 metros. El perfi l potencial 

describe adecuadamente la velocidad media del viento desde la 

superfi cie del suelo hasta la altura de gradiente [10].

El documento EN1991-1-4 [1] recomienda un perfi l de velo-

cidad media de viento logarítmico, pero bien podría ser selec-

cionado un perfi l alternativo para el anexo nacional, tal y como 

ocurre en los anejos nacionales británico y alemán, que defi nen 

un perfi l potencial. La ASCE [2] y la NBCC [3] también reco-

miendan perfi les potenciales, mientras que la AS 1170.2 [4] ha 

adoptado un perfi l logarítmico.

Para comparar los perfi les entre las normas, es importante 

tener en cuenta los tiempos promedios utilizados en el cálculo 

de la respuesta inducida por el viento, que son distintos del pe-

ríodo promedio de la velocidad de referencia del viento. Los 

perfi les presentados en la fi gura 2 se desarrollan para veloci-

dades medias horarias por las normas ASCE [2] y NBCC [3] y 

para velocidades medias diezminutales en la EN1991-1-4 [1] 

y la AS1170.2 [4].

2.2.3. Método cuasi-estacionario
La energía del viento se puede describir utilizando el es-

pectro de energía del viento en un punto aislado. Mediciones 

de viento a largo plazo a través de anemómetros muestran la 

distribución de la energía en un amplio rango de frecuencias. 

Los picos locales para 4 días y 1 día representan el movimiento 

de los sistemas de presión de gran escala y los efectos diurnos 

respectivamente. Además, debido a la turbulencia, se observa 

un pico de alta frecuencia en torno a 1 minuto. Entre estas dos 

zonas existe un espacio con apenas variación de energía que se 

denomina brecha espectral (fi g. 3); esta permite el análisis se-

parado e independiente de la componente macro-meteorológica 

del viento, asociada a las frecuencias más bajas, y la componen-

te micro-meteorológica, asociada a las frecuencias más altas, 

lo que nos permite separar la turbulencia de la velocidad media 

del viento. Este aspecto es fundamental para el análisis de la 

respuesta dinámica de las estructuras dentro del Eurocódigo 

a través de la aproximación cuasi-estacionaria y el método del 

factor de carga de ráfaga.Figura 2. Perfiles de velocidad media de viento según las distintas normas.

Figura 3. Espectro de viento de Davenport [14].

Documento descargado de http://zl.elsevier.es el 05/12/2014. Copia para uso personal, se prohíbe la transmisión de este documento por cualquier medio o formato.

Documento descargado de www.e-ache.com el 21/02/2026



 J.M. Terrés-Nícoli, C. Mans / Hormigón y Acero. 2014;65(272):151-161 155

El método cuasi-estacionario asume que todas las fl uctua-

ciones en la fuerza sobre la estructura se deben a las ráfagas 

de viento, por lo que no se tiene en cuenta la interacción fl ujo- 

estructura o la turbulencia adicional generada por el movi-

miento de la misma como, por ejemplo, el desprendimiento de 

vórtices. Este método combina una velocidad de ráfaga extrema 

con un coefi ciente de carga media para defi nir la carga de dise-

ño. Esta es una hipótesis aceptable para determinar la respuesta 

de fondo de una estructura de turbulencia por debajo de la fre-

cuencia natural de la misma. La respuesta de resonancia debe 

ser tratada no obstante por separado.

Como alternativa, el método del factor de carga de ráfaga 

determina la ráfaga máxima de viento a partir de la velocidad 

media, obtenido a partir del valor de la raíz media cuadrática, y 

supone una mejora sobre el método cuasi-estacionario a través 

de la aplicación de un factor de efecto dinámico, que incluye 

tanto la ráfaga de viento como las presiones fl uctuantes. El mé-

todo tiene la ventaja de que el producto es un pico de carga, no 

una velocidad de ráfaga. Si se considera que la estructura no 

tiene ninguna respuesta dinámica, el factor de pico coincide con 

el factor de ráfaga.

2.2.4. Cargas en la dirección del viento (coefi ciente 
de respuesta de ráfaga)

En relación a la aerodinámica de edifi cios altos, la respuesta 

de vibración es también un factor clave en el diseño frente al 

viento. La respuesta del edifi cio consta de componentes en la 

dirección del viento, en la dirección transversal al viento y en 

direcciones torsionales. La respuesta en la dirección del viento 

se deriva de la teoría cuasi-estacionaria, que asume que todas 

las fl uctuaciones de la fuerza provocadas por el viento se de-

ben a las ráfagas de viento. La carga de viento en la dirección 

transversal se debe al desprendimiento de vórtices, que es la 

formación alterna de vórtices en las caras laterales del edifi cio. 

Las fuerzas generadas por el desprendimiento de vórtices de-

penden de la turbulencia del fl ujo, y pueden ser importantes en 

estructuras fl exibles. La carga de torsión se genera por la apari-

ción de distribuciones superfi ciales de presión no equilibradas 

alrededor de las paredes de la torre, debido principalmente a la 

forma del edifi cio o a los efectos de interferencia de obstácu-

los adyacentes. Si el elemento se estudia de manera aislada, la 

EN1991-1-4 ofrece métodos para estimar la respuesta de viento 

en las direcciones longitudinal y transversal de la torre. Para 

confi guraciones de torre que presentan la posibilidad de acopla-

miento entre los modos principales, o donde hay preocupación 

por una respuesta torsional signifi cante, se aconseja un estudio 

en un túnel de viento de capa límite (fi g. 4).

La determinación de la respuesta dinámica de estructuras 

fl exibles fue desarrollada por primera vez en el BLWTL (Uni-

versidad de Western, Canadá) y se introdujo en el NBCC en 

la forma de un factor de carga de ráfaga. Desde entonces ha 

sido adoptado en la mayoría de los principales códigos y nor-

mas en todo el mundo para derivar la respuesta en la dirección 

longitudinal del viento. El método calcula el máximo desplaza-

miento de punta de acuerdo con el primer modo de vibración 

de la estructura y la carga estática equivalente de viento que es 

proporcional a la distribución media de la fuerza de este. La 

selección de una velocidad de referencia media diezminutal en 

la EN1991-1-4 [1] permite la conexión entre la velocidad del 

viento de ráfaga extrema y la coherencia con el método espec-

tral [16]. Siguiendo la teoría cuasi-estacionaria, el espectro de la 

presión inducida por el viento se basa en la velocidad del viento 

sin perturbar a la misma altura. La función de admitancia ae-

rodinámica considera la correlación de la turbulencia así como 

que las fl uctuaciones de velocidad no se producen al mismo 

tiempo sobre toda la cara de barlovento del edifi cio, por lo que 

la carga de viento estática equivalente se puede usar entonces 

para determinar el desplazamiento máximo en cualquier otro 

Figura 4. Proceso de obtención de la respuesta a partir de la serie temporal de velocidad (Davenport [15]).
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nivel en la estructura. El objetivo del método es satisfacer el 

efecto de carga máxima considerada, mientras que se repro-

duzcan adecuadamente los efectos no considerados. En gene-

ral, esto proporciona una carga resultante que es conservadora, 

sin embargo, ya que se basa en el desplazamiento de punta, y 

proporcionará una buena estimación de la respuesta de despla-

zamiento, pero no puede estimar con fi abilidad otros compo-

nentes de la respuesta [17]. Muchos estudios posteriores han 

seguido a los de Davenport, ajustando la metodología que se 

presenta ahora en el Eurocódigo y en la mayoría de las normas 

principales.

La carga de viento estática equivalente que defi ne el Eurocó-

digo viene dada por:

 (3)

En donde:

• cs tiene en cuenta la no simultaneidad de ocurrencia de los 

picos de presión sobre la superficie

• cd tiene en cuenta el efecto de las vibraciones en la estructura 

debido a la turbulencia

• cf es el coeficiente de fuerza

• qp es la presión correspondiente a la velocidad de pico

• ze es la altura de referencia a la que se aplica la presión q que 

permite incorporar en esta norma la significativa variable 

distribución de presiones medias y turbulentas con la altura. 

Estará íntimamente vinculado a la definición de los valores 

de q, el coeficiente de fuerza y el área de aplicación Aref

• Aref es el área de referencia a la que se aplica la fuerza dada 

por cf e íntimamente vinculado a este

Al producto cscd se le denomina factor estructural y viene 

determinado por la siguiente expresión:

 (4)

A partir de mediados del siglo pasado, siguiendo los estudios 

de Davenport [13] y Jensen [3] entre otros, se estandarizó la 

descomposición de la respuesta dinámica de pico frente a la ac-

ción del viento debido a la turbulencia atmosférica (buffeting o 

bataneo) en componentes de fondo y resonantes en referencia al 

espectro de respuesta y combinadas por tanto al cuadrado. Así, 

B es el factor de respuesta de fondo, que tiene en cuenta la falta 

de correlación sobre la superfi cie de la estructura y depende de 

las dimensiones de la sección del edifi cio y de la escala integral 

de la longitud de la turbulencia, L(zs), siendo zs la altura de re-

ferencia, que en el caso de Eurocódigo es 0,6h. Finalmente, el 

parámetro Iv(zs) representa la intensidad de turbulencia en la 

componente principal del fl ujo a esa misma altura de referencia. 

De acuerdo con el Anejo B de la norma:

 (5)

donde:

• b y h son el ancho (transversal a la dirección del viento) y 

alto de la estructura, respectivamente. Tiene en cuenta la no 

simultaneidad de ocurrencia de los picos de presión sobre la 

superficie

• L(zs) es la referida escala integral de la turbulencia que hace 

referencia a la envergadura promedio de las estructuras tur-

bulentas en el flujo a la altura de referencia zs

• R es el factor de resonancia, que tiene en cuenta la interacción 

de la turbulencia en resonancia con el modo de vibración de la 

estructura considerado y depende del decremento logarítmico 

total del amortiguamiento δ, de la función de densidad espec-

tral de potencia adimensional SL y de las funciones de admi-

tancia aerodinámica Rh y Rb, según el Anejo B de la norma:

 (6)

donde:

 •  n1,x es la frecuencia natural de la estructura en la dirección 

x de interés según la dirección del viento 

 •  ηb y ηh son formas adimensionales de b y h (ancho trans-

versal a la dirección del viento y alto de la estructura, res-

pectivamente). Pierden su dimensión mediante la escala 

integral de turbulencia (L(zs)) e incorporan la frecuencia 

adimensionalizada modal de la estructura y un coeficiente 

de ajuste experimental

El espectro de potencia adimensional depende de cada nor-

ma. El Eurocódigo opta por la aproximación de Kaimal, pero 

existen otras aproximaciones como la de Davenport (NBCC [3]) 

o la de Karman (AS/NZ [4]). La expresión del espectro de Kai-

mal viene determinada según:

 (7)

aquí,

• fL(z,n) es la variable frecuencia adimensionalizada mediante 

la escala integral de la turbulencia y la velocidad media a la 

altura z

kp es el factor de pico, defi nido como la relación entre el valor 

máximo fl uctuante de la respuesta a su desviación típica:

 (8)

en donde ν es la frecuencia media de oscilación defi nida a partir 

de la frecuencia natural y el ratio cuadrático de la componente re-

sonante (R) respecto de la total (R + B). T es el tiempo promedio 

para la velocidad media del viento, que en este caso del Eurocó-

digo es 600 s y para otros países viene determinado por la tabla 1.

Las normas que utilizan una velocidad de viento de tres se-

gundos de ráfaga en lugar de una velocidad media del viento 

con el fi n de aplicar la teoría cuasi-estacionaria, requieren que 
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se introduzca otro factor de conversión para volver a defi nir la 

velocidad del viento para un período promedio más largo. Des-

de 2002, la norma australiana AS1170.2 [4] se ha basado en 

una ráfaga de velocidad del viento de 3 segundos y un perfi l de 

viento envolvente de pico de ráfaga, incorporando la correlación 

y los efectos dinámicos de resonancia a través de un factor de 

respuesta dinámica. En 1995, la ASCE 7-10 [2] estadounidense 

convirtió la velocidad de referencia de velocidad del viento de la 

milla más rápida a la velocidad del viento ráfaga de 3 segundos, 

incorporando un factor de efecto de ráfaga, que es similar al 

factor de respuesta dinámico utilizado en la norma australiana.

Las metodologías para estimar el pico de viento en la di-

rección transversal y la carga de torsión se proporcionan en el 

ASCE 7-10 [2], NBCC [3] y AS1170.2 [4] con un enfoque de 

carga parcial. Este aplica diferentes proporciones de las pre-

siones en la dirección longitudinal en varios lugares de la to-

rre y en diferentes combinaciones. La torsión se estima en el 

NBCC [2] y la EN1991-1-4 [1] mediante la aplicación de com-

binaciones de carga no uniformes.

Aunque existen diferencias en la evaluación de los pará-

metros de la respuesta del edifi cio, un estudio detallado por 

Kwon y Kareem [18] encontró que las cargas totales son ra-

zonablemente consistentes en la dirección del viento, mientras 

que se observó una mayor variación en la dirección transversal 

al viento. Se encontró además que una causa importante de la 

divergencia entre las normas era la defi nición del perfi l de la 

velocidad del viento adoptada por cada norma (logarítmica o 

potencial), y la selección de la altura de referencia (0,6 H de la 

ASCE 7-10 [2] y de la EN1991-1-4 [1] y H para el NBCC [3] y 

la AS1170.2 [4]).

Los edifi cios altos son tradicionalmente construidos con una 

estructura simétrica rectangular, triangular o circular, y se repre-

sentan en la mayoría de las normas de carga de viento. Estos han 

sido proyectados últimamente con una serie de formas libres, 

como lo demuestran las cuatro torres de Madrid, donde cada 

una muestra un diseño específi co. Aparte de la agradable expre-

sión arquitectónica de estas estructuras, las secciones de forma 

libre ayudan en la aerodinámica de la estructura, lo que reduce 

considerablemente el riesgo de desprendimiento de vórtices y la 

respuesta transversal del viento de la torre, que a menudo es un 

aspecto crítico en el diseño de edifi cios altos. Las variaciones 

en la forma de la sección tienden a reducir la coherencia del va-

riable desprendimiento de vórtices distribuido en la altura de la 

torre, que presenta los espectros de respuesta de viento cruzados 

de edifi cios altos de acuerdo a la forma de la sección [19]. Las 

normas actuales de carga de viento proporcionan estimaciones 

en la dirección transversal de secciones rectangulares simples o 

circulares. En la actualidad, la respuesta dinámica de las formas 

alternativas de sección requiere una prueba en un túnel de viento 

de capa límite, como lo demuestra un estudio de túnel de vien-

to reciente de Oritia & Boreas (fi g. 5).

2.2.5. Caso de estudio
Se presenta a continuación un ejemplo de cálculo para el edi-

fi cio estandarizado de acuerdo con cada uno de las cuatro nor-

mas nacionales que se están analizando. Se trata de una torre 

con unos determinados parámetros que ha sido sistemáticamen-

te analizada en túneles de viento de capa límite para comparar 

y verifi car distintas metodologías experimentales, numéricas y 

analíticas como es el caso que nos ocupa [20]. El edifi cio tiene 

183 metros de alto, 46 metros de ancho y 30 metros de espesor, 

localizado en terreno urbano (tipo IV según el CTE [7]), con 
Figura 5. Modelo de presiones. Torre Nueva Marina, Casablanca (O&B 2012 

[21]). AA Architects, MC-2, TYPSA.

Figura 6. Modelo de edificio estandarizado utilizado para la comparativa en la tabla 2.
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una velocidad media diezminutal de diseño de 33,5 m/s (fi g. 6). 

Se ha considerado una densidad media de 160 kg/m3 y una fre-

cuencia natural de 0,2 Hz. Las formas modales se han toma-

do lineales y el amortiguamiento un 0,012% del crítico. Tanto 

el momento como el cortante en la base son calculados para 

la respuesta en la dirección del viento para vientos normales 

a la superfi cie. Los resultados de las normas ASCE 7-10 [2], 

NBCC [3] y AS1170.2 [4] se fundamentan en el estudio de Hol-

mes [22] para una geometría similar. La tabla 2 adjunta pre-

senta lo valores en valor absoluto así como comparados con los 

obtenidos a partir del documento EN1991-1-4 [1] de acuerdo 

con el procedimiento que se describe en su Anejo B. Estos son 

referidos mediante el subíndice EN. El coefi ciente de fuerza 

(Cf) se calcula conforme a lo especifi cado en el apartado 7.6 de 

la EN 1991-1-4 [1].

Los valores calculados para el cortante y el momento en la 

base, presentados en la tabla 2, son normalizados por las cargas 

equivalentes obtenidas según el documento EN1991-1-4 para 

una mejor apreciación de las diferencias. La tabla sugiere que la 

metodología adoptada es conservadora con respecto a las otras 

normas internacionales. Algunos resultados similares han sido 

observados por [16]. Las evidentes discrepancias pueden ser 

debidas a diferencias en los perfi les de velocidad media o inten-

sidad de turbulencia adoptados por cada estándar. El coefi ciente 

de fuerza adoptado es también mayor que en otras normas, lo 

que contribuye al sobredimensionamiento. Otros casos de es-

tudio similares [16] muestran que los resultados proporciona-

dos pueden ser reducidos haciendo una selección de perfi les 

comunes de velocidad e intensidad de turbulencia así como del 

coefi ciente de fuerza Cf.

2.3. El Eurocódigo y los anejos nacionales

Los anejos nacionales permiten que cada país adapte la nor-

ma a sus necesidades específi cas. Suele hacerse una distinción 

entre los principios obligatorios, para los que no se contempla 

otra alternativa, y las normas de aplicación, en las que existe 

un margen para que cada país realice su propio desarrollo. Si 

bien esto ofrece la posibilidad a cada país de ajustar la norma 

nacional en función de su interés, puede causar confusión en la 

aplicación por parte de los ingenieros estructurales que trabajan 

en proyectos de la UE, ya que hay bastante margen previsto en 

el documento EN1991-1-4 [1] para que cada país elabore efec-

tivamente su propia norma nacional. De hecho, la idea original 

de armonizar a una norma podría debilitarse, y el gran núme-

ro de casos de elección nacional podría conducir a situaciones 

en las que la carga del viento en un edifi cio simple erigido en 

una exposición de campo abierto pudiera diferir bastante entre 

países de la UE.

El Reino Unido, entre otros, utiliza el anejo nacional para 

reproducir las recomendaciones de su norma nacional antes de 

la aplicación del Eurocódigo [23]. Por ejemplo, el documento 

EN1991-1-4 [1] considera que la capa límite está completamente 

desarrollada según las condiciones del terreno. En el caso del 

Reino Unido, al ser una isla, la capa límite atmosférica no se 

suele desarrollar completamente para pasar del mar abierto a 

campo abierto, ya que para ello se requiere una distancia de 

300 kilómetros. Si bien puede ser razonable suponer que la ma-

yoría de los edifi cios en Europa continental estarán dentro de 

una capa límite plenamente desarrollada, no se consideró apro-

piado para la norma británica, y el anexo nacional BS desarrolla 

un perfi l de velocidad media del viento distinto.

2.3.1. Anejo nacional español – CTE [7]
En España las normas como la IAP-11 [5], la IAPF-07 [6] o 

el CTE-06 [7] ya adoptan íntegramente los modelos y criterios 

del Eurocódigo en lo relativo a la acción del viento de forma 

directa e integrada. El AN en tramitación se presentará para 

facilitar la armonización técnica generalizada en lo relativo a 

la acción del viento. 

Italia, por ejemplo, en este período optó por la elaboración 

de un extenso documento como transición entre la antigua nor-

ma nacional y el Eurocódigo [24]. El documento es una guía 

del estado del arte para la evaluación de las acciones del vien-

to y los efectos sobre las estructuras. Otros países como Rei-

no Unido, adelantaron la emisión de su correspondiente AN, 

NA-BS-EN1991-1-4:2010 [23], en función de las revisiones de 

las correspondientes normas nacionales. 

En España, los ingenieros se basan en el Código Técnico 

de la Edifi cación para el cálculo de edifi cios desde 2006 has-

ta la fecha. Este código está fundamentalmente dirigido a la 

construcción industrial de baja altura o vivienda residencial, 

estructuras normalmente consideradas rígidas en las que la res-

puesta dinámica frente a la acción del viento no es signifi cativa. 

Para las estructuras que se espera que experimenten un com-

portamiento dinámico, el proyectista debe seguir los valores 

recomendados en el documento EN1991-1-4 [1]. Existen, no 

obstante, recomendaciones como la E-13 [25] o la Monografía 

20/21 [26] que contribuyen a extender el marco de conocimien-

to para proyectos en altura.

El anejo facilitará la armonización y constituirá una refe-

rencia coexistiendo con las referidas normas de cada tecnolo-

gía. Los parámetros nacionales (PDN) permitirán una mayor 

efi ciencia en el diseño. Así, por ejemplo, en la edifi cación, la 

incorporación de un factor de direccionalidad cdir permitiría, en 

los casos en los que no se desarrollen estudios específi cos de la 

acción del viento, una reducción en la velocidad del viento de 

cálculo para ciertas direcciones que podría conducir a ahorros 

signifi cativos para la industria de la construcción sin asumir 

ningún riesgo adicional para la seguridad de la estructura.

Es preceptivo señalar la conveniencia que tendría un docu-

mento que a modo de comentario desarrollara y explicara el uso 

de este anejo extendiéndolo en lo relativo a tipos estructurales 

Tabla 2

Comparativa de un edifi cio modelo para los distintos códigos internacionales 

de referencia

Norma Cortante 

(kN)

Momento fl ector 

(MN·m)

Cortante 

(Fx /FEN)

Momento 

fl ector 

(BMx /BMEN)

EN1991-1-4:2005 [1] 28600 2850 1,0 1,0
AS1170.2:2011 [4] 21500 2085 0,75 0,73
ASCE 7-10: 2013 [2] 18305 1795 0,64 0,63
NBCC 2010 [3] 19844 1994 0,69 0,70
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específi cos como puentes, edifi cios o componentes como ele-

mentos de fachada ligera, paneles y parasoles. Estos elementos 

locales son cada vez más habituales en las envolventes arqui-

tectónicas por sus cualidades energéticas y formales y resultan 

especialmente sensibles a la acción del viento. De esta forma 

un diseño efi caz y seguro del anclaje de los mismos pasa nece-

sariamente por el adecuado tratamiento de la acción del viento. 

La ingeniería del viento es una disciplina reciente que se desa-

rrolla a mediados de siglo xx y como tal evoluciona rápidamen-

te. Se hace especialmente necesario este amparo normativo y 

su extensión para adaptarse a las nuevas técnicas utilizadas en 

la industria de la construcción que permita aportar soluciones 

competitivas.

2.4. Estudios en el túnel de viento

La aproximación del factor de carga de ráfaga utilizada en 

el EN1991-1-4 [1] puede ser aplicado de forma conservado-

ra para la mayoría de los casos, pero el procedimiento tiene 

algunas  limitaciones debido a la altura del edifi cio, las carac-

terísticas dinámicas y aerodinámicas y las condiciones de ex-

posición. Por lo general, se recomiendan los estudios de túnel 

de viento para estructuras que no se pueden estimar adecuada-

mente a partir de la normativa, ya sea debido a la forma de la 

estructura, la sensibilidad de la respuesta estructural a la carga 

de viento, o porque la velocidad del viento no se puede esti-

mar debido a la compleja topografía o signifi cativos edifi cios 

que rodean la estructura. No hay una regla general a seguir 

para decidir cuándo emplear una prueba de túnel de viento, 

pero todos los códigos recomiendan que la prueba del túnel 

de viento de capa límite se realice si un edifi cio cumple con 

alguna de las siguientes condiciones:

• La altura total supera los 200 metros.

• La construcción está inmersa en una superficie de exposi-

ción de tipo urbano.

• La construcción es susceptible a efectos que produzcan com-

portamientos en la dirección transversal, desprendimiento 

de vórtices, o inestabilidades debidas al galope o flameo.

• El sitio es propenso a efectos de canalización o bataneo en la 

estela de obstáculos aledaños. 

• La forma del edificio es irregular. 

Puesto que casi todas estas condiciones tienen un carácter 

cualitativo, es decisión del ingeniero el incluir un estudio de 

viento de la estructura atendiendo a una serie de requisitos que 

bien pueden ser los siguientes: la fl exibilidad de la estructura, 

las formas modales del modelos tridimensional, la interferen-

cia signifi cativa de los edifi cios circundantes, la posibilidad de 

bataneo inducido por viento y climas complejos. Como contra-

punto, la mayoría de los laboratorios que disponen de túnel de 

viento discrepan de la validez de los requisitos del Eurocódigo 

y el estado de la técnica de la ingeniería del viento ahí refl ejado.

El Eurocódigo establece un requisito general en el aparta-

do 1.5, que establece que los cálculos a partir de las pruebas o 

mediciones deben ser modelados adecuadamente; los detalles 

adicionales se dejan para el anexo nacional. Este requisito hace 

referencia a la adecuada modelización tanto del viento atmosfé-

rico y la estructura como de la interacción entre ambos en fun-

ción de los estados límite en estudio. Es necesario pues que el 

ingeniero consulte manuales y notas técnicas existentes que es-

tén disponibles para la revisión previa al encargo de un ensayo 

en túnel de viento. Estos requisitos han estado en vigor desde 

1987 [27], por lo que cualquier prueba de túnel de viento que 

no se haya realizado con las siguientes condiciones no habrá 

satisfecho las normas internacionales o el estado del arte de la 

ingeniería del viento.

El objetivo fundamental es la correcta simulación de la capa 

límite atmosférica y el tratamiento de la turbulencia en el túnel 

de viento. Esto incluye el perfi l básico de velocidad media del 

viento y de intensidad de la turbulencia, y también la compo-

nente espectral. Los estudios que no cumplan con estos reque-

rimientos no deberían ser considerados para su uso. De estos, 

el más fundamental es que en la capa límite atmosférica natural 

se modele adecuadamente la variación de la velocidad media 

del viento con la altura. En segundo lugar, que la turbulencia 

también se modele correctamente, incluyendo la escala longitu-

dinal de turbulencia, que ha de ser aproximadamente del mismo 

orden que la escala del modelo de la estructura. La simulación 

correcta de todos los obstáculos que rodean la estructura en 

prueba (topografía u otras estructuras) es otro factor a tener 

en cuenta que puede modifi car las características del viento ac-

tuante. Estas recomendaciones establecen que el área proyecta-

da del modelo y otras estructuras dentro de la prueba no deben 

exceder el 5% del área de sección transversal de prueba. Esto, 

junto a la limitación del fl ujo alrededor del modelo durante el 

estudio, es lo que asegura que no se produzca un bloqueo ex-

cesivo que lleva a la no semejanza entre los fl ujos modelo y 

prototipo. Igualmente existen limitaciones para la modelización 

de la capa límite atmosférica. Se ha comprobado la difi cultad 

para la correcta modelización de la estructura de la turbulencia 

a escalas mayores de 1:300. El sistema de medición del túnel 

de viento debe tener características de respuesta sufi ciente para 

captar las condiciones máximas de carga de viento. 

Así, en los casos en los que las dimensiones del modelo res-

pecto al túnel queden por encima de la recomendación del 5% 

como en [28], la simulación numérica validada a partir de unos 

ensayos que contemplen la geometría, se presenta como una 

herramienta útil para la investigación de la acción del viento. 

Hoy en día, los proyectos de estructuras y edifi cios singula-

res raramente se abordan exclusivamente mediante simulación 

numérica debido a la compleja interacción dinámica tridimen-

sional fl uido-estructura que gobierna los efectos del viento en 

el edifi cio o puente en cuestión. La simulación numérica ofrece 

igualmente interesantes cualidades para la optimización de ele-

mentos como sistemas de fachada ligera, parasoles o galerías 

peatonales como muestra la fi gura 7.

2.4.1. Tendencias futuras
Los modelos numéricos referidos en el apartado anterior 

están demostrando cada vez más sus capacidades en la simu-

lación de la compleja interacción dinámica de este fl ujo turbu-

lento alrededor de los dominios tridimensionales en vibración. 

No obstante, por cuestiones de fi abilidad es aún excepcional 
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encontrarlos como única vía de análisis en proyectos singulares 

(puentes de media y gran longitud y edifi cios de gran altura). 

Como se ha comentado, cabe destacar su utilidad y creciente 

aplicación en la extensión a partir de ensayos preliminares de 

validación en los que se mejoren las condiciones de aquellos 

y permitan extender el alcance de una forma más efi caz que la 

experimental [28]. Igualmente, presentan posibilidades signifi -

cativamente productivas en el estudio de detalle de elementos 

(fi g. 7) a partir de modelos validados [29]. Destaca la evolución 

de esquemas fundamentados mayoritariamente en volúmenes 

fi nitos (FVE) como RANS (Reynolds Averaged Navier Stokes) 

y su combinación con modelos LES (Large Eddy Simulation) 

como el DES (Detached Eddy Simulation) que están generan-

do progresos signifi cativos. Igualmente, los modelos basados en 

partículas y en esquemas de resolución de las ecuaciones de La-

ttice-Boltzman permiten obtener resultados de alta calidad que 

incorporando modelos LES evitan el tedioso proceso del malla-

do de los anteriores [28]. En esta misma línea, se debe señalar 

otros modelos sin malla como, por ejemplo, el DVM (Discrete 

Vortex Method), que ha sido utilizado en puentes con éxito [30].

Mientras que los ensayos en túnel de viento son el méto-

do más preciso, una aproximación fundamentada en una den-

sa base de datos de ensayos en túnel puede proporcionar una 

buena alternativa para realizar estimaciones preliminares de 

las cargas de viento en edifi cios altos. Un número de ensayos 

destacados en túneles de capa límite a lo largo de todo el mundo 

están engrosando una base de datos de confi guraciones aerodi-

námicas para edifi cios altos ensayados históricamente. Esto se 

ha venido aplicando en los últimos años para algunos edifi cios 

industriales de baja altura, donde se simplifi can geometrías de 

construcción, a través ciertos organismos como la base de da-

tos del NIST. Para edifi cios altos existen las bases de datos de 

la Universidad de Western (WAD) o la del NatHaz, desarro-

llada en la Universidad de Notre Dame (California), y siendo 

esta última aceptada por la ASCE7-10 [2] como una alterna-

tiva aceptable a la norma para ciertos tipos estructurales. De 

forma similar están surgiendo iniciativas para rangos y tipos 

de secciones de puentes. Estas herramientas están disponibles 

para proporcionar estimaciones adecuadas de momentos en la 

base y aceleraciones y son una alternativa útil para el diseño 

preliminar.

Finalmente, en el campo experimental cabe destacar el desa-

rrollo por parte de la Universidad de Western de la instalación 

WINDDEE. Esta instalación pionera cuenta con una cámara 

de ensayos de 25 m de diámetro en la que se podrán modeli-

zar fl ujos tridimensionales como tornados, downbursts, etc. El 

proyecto, de más de 23 millones de dólares, cuenta con 106 tur-

boventiladores que facilitan la simulación adecuada de estos 

fl ujos. A nivel nacional, la Universidad de Granada ha apoyado 

el proyecto SAVE, Simulador Ambiental de Vientos Extremos, 

en construcción, que contando con 5 secciones de ensayo de 

hasta 15 m de ancho hibrida características propias de un túnel 

de viento de capa límite, túnel climático y simulador de torna-

dos. Esta instalación podrá reproducir fl ujos bidimensionales 

complejos como low level jets y frentes de tormenta, de interés 

en algunos tipos estructurales complejos.

3. Conclusiones

Se han señalado los fundamentos que subyacen bajo la nor-

mativa técnica en lo que respecta a la consideración de la acción 

del viento y de forma específi ca comparada con el Eurocódi-

go 2005. En particular, se han puesto de manifi esto las dife-

rencias de aplicación respecto a las más signifi cativas como la 

ASCE7-10 y señalado los errores de interpretación más típi-

cos. De forma particular se analiza la situación en España y en 

consideración de normas como la de edifi cación, CTE-2006. 

Finalmente se destacan las necesidades de desarrollo en áreas 

específi cas y se ponen de manifi esto las fuentes y herramientas 

a disposición del ingeniero estructuralista actualmente.
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Del 3 al 5 de junio se celebró el VI congreso de ACHE. 

Esta vez el lugar elegido para celebrarlo fue la Escuela de 

Ingenieros de Caminos de Madrid, a quien debemos agra-

decer su hospitalidad y la ayuda permanente que presta a la 

Asociación. 

A pesar de la prolongada recesión en el sector constructor 

que afecta a todas las actividades de nuestra Asociación, el 

resultado del Congreso ha sido muy positivo tanto en asistentes 

como en participación y en el nivel técnico-científi co de las 

presentaciones. Esto demuestra la capacidad de la ingeniería 

estructural española, representada por ACHE, de adaptarse y 

superarse ante unas circunstancias muy difíciles. 

Además, como dijo nuestro Presidente de Honor, D. José 

Antonio Torroja, en la sesión de apertura, “ACHE es una aso-

ciación de amigos”, y el Congreso ha servido siempre para 

estrechar lazos y relaciones personales entre ingenieros que 

comparten la pasión por las estructuras.

Un aspecto que muchos asistentes han destacado es la pre-

sencia de gran número de ingenieros jóvenes, como congresis-

tas y como ponentes. Además, desde ACHE se han dado un 

Hormigón y Acero. 2014;65(272):162-168

Otras informaciones

VI Congreso Internacional de Estructuras de ACHE

gran número de becas para potenciar la asistencia de los alum-

nos de los últimos cursos.

El Congreso comenzó con la Sesión de Apertura, en la que 

autoridades de la Universidad y de diferentes Administraciones 

expusieron en sus intervenciones diversos aspectos relaciona-

dos con nuestra actividad.

La conferencia inaugural corrió a cargo de D. Javier Mante-

rola Armisen. Con el título “Diseño y construcción de puentes, 

en la actualidad en España”, Javier hizo un repaso por muy di-

versos puentes proyectados por ingenieros españoles en los úl-

timos años, aportando en cada caso sus comentarios personales 

desde la autoridad que le da su reconocido prestigio. 

Se proyectó previamente un resumen de la película “Javier 

Manterola. La mirada del ingeniero” producida por el Círculo 

de Bellas Artes y cuya versión completa se proyectó al día si-

guiente.

Al realizarse el Congreso en el mes de junio, se celebró tam-

bién la Asamblea con la presentación y aprobación de cuentas 

según obligan los estatutos. Entre otras cosas se expusieron las 

difi cultades económicas por las que atraviesa la Asociación y 

Sesión de apertura del Congreso (de izquierda a derecha): D. Francisco Martín Carrasco, Director de la E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos 

(UPM), D. Manuel Niño González, Secretario General de Infraestructuras del Mº de Fomento, D. Pablo Cavero Martínez de Campos, Consejero de 

Transportes, Infraestructuras y Vivienda de la Comunidad de Madrid, D. Carlos Conde Lázaro, Rector de la Universidad Politécnica de Madrid, 

D. Miguel Ángel Astiz Suárez, Presidente de ACHE y D. Fermín Oslé Uranga, Consejero Delegado de Empresa Municipal de la Vivienda y Suelo de Madrid.
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las decisiones que se están tomando para garantizar la sosteni-

bilidad económica de ACHE.

En las sesiones técnicas se expusieron unas 300 presenta-

ciones, organizándose en 3 salas, salvo el segundo día, en el 

que hubo 4 salas; esto permitió tener algo más de tiempo para 

cada presentación. En esta ocasión, los asistentes al congreso 

han podido elegir entre recibir el libro de resúmenes en formato 

digital o hacerlo en papel, decantándose la inmensa mayoría de 

los congresistas por el digital.

Se ha evidenciado el aumento de realizaciones en el exterior; 

de estas hay que destacar el esfuerzo que está suponiendo el 

adaptarse a otros enfoques y maneras de hacer. Y también, una 

vez más, está suponiendo una demostración del buen nivel de 

nuestra ingeniería estructural. También se han expuesto muchas 

realizaciones en España, con algunas grandes estructuras real-

mente singulares y otras no tan grandes pero que igualmente 

muestran soluciones innovadoras e interesantes. 

Con ello creemos que el Congreso ha cumplido su principal 

misión, que es la divulgación de experiencias y conocimiento.

También las universidades y otros organismos investigadores 

han demostrado su actividad a pesar de las difi cultades por las que 

atraviesan. De hecho, el número de presentaciones en investiga-

ción y desarrollo ha sido del mismo orden que el de realizaciones.

La disminución de realizaciones no se ha visto compensada 

con un aumento de las ponencias en gestión de estructuras, in-

cluso su porcentaje ha bajado levemente. 

Sesión inaugural (de izquierda a derecha): D. José Antonio Torroja Cavanillas, Presidente de Honor de 

ACHE, D. Francisco Martín Carrasco, Director de la E.T.S. de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos 

(UPM), D. Pablo Cavero Martínez de Campos, Consejero de Transportes, Infraestructuras y Vivienda de la 

Comunidad de Madrid, D. Carlos Conde Lázaro, Rector de la Universidad Politécnica de Madrid, D. 

Manuel Niño González, Secretario General de Infraestructuras del Mº de Fomento, D. Fermín Oslé Uranga, 

Consejero Delegado de Empresa Municipal de la Vivienda y Suelo de Madrid y D. Miguel Ángel Astiz 

Suárez, Presidente de ACHE.

Conferencia inaugural a cargo de D. Javier 

Manterola Armisen.

Dada la coincidencia temporal del homenaje a D. José Ca-

lavera organizado por un grupo de compañeros en el Colegio 

de Ingenieros de Caminos, y la muy especial vinculación con 

ACHE del homenajeado, la fi nalización de las sesiones del pri-

mer día se programó a una hora más temprana de lo habitual 

para facilitar la asistencia a dicho acto de los congresistas que 

lo deseasen. 

La última sesión del congreso fue dedicada a la mesa redon-

da “Proyecto geotécnico de cimentaciones con Eurocódigo 7”, 

donde se abordó el nuevo enfoque en el que se ha adoptado 

un modelo de seguridad más cercano al empleado desde hace 

tiempo en estructuras. El debate estuvo muy animado y hubo 

que cortarlo por falta de tiempo, pero quedó propuesta la cele-

bración futura de una jornada sobre este asunto. 

Hay que agradecer el apoyo prestado a la Organización del 

Congreso por el Comité de Honor presidido por el entonces 

S.A.R. Príncipe de Asturias, ahora Felipe VI. 

Es también de justicia agradecer el gran esfuerzo de mu-

chas personas que desinteresadamente han dedicado su escaso 

tiempo libre a colaborar en la organización de este Congreso. 

Entre otros, son: los miembros del Comité Organizador, del Co-

mité Científi co, el director de la página Web y la Secretaría de 

ACHE. 

En conclusión, el Congreso ha demostrado que la Ingeniería 

Estructural Española y, por tanto, ACHE siguen adelante con 

fuerza por la voluntad y esfuerzo de sus asociados.
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Durante el VI Congreso de ACHE, que se celebró en Madrid 

del 3 al 5 de junio pasado, se entregaron las medallas de nuestra 

asociación.

Este galardón, que premia una carrera profesional relevante 

en el campo del hormigón estructural, se concedió en esta edi-

ción a:

• D. Javier León González

• D. Francisco Morán Cabré

• D. Marcos Pantaleón Prieto

Javier León González es Doctor Ingeniero de Caminos, Ca-

nales y Puertos por la Universidad Politécnica de Madrid.

Desarrolla su tarea docente como Profesor Titular en la ETS 

de Ingenieros de Caminos, Canales y Puertos de la UPM, en las 

asignaturas de Hormigón estructural y Análisis de construccio-

nes históricas de fábrica.

Su actividad profesional está ligada a FHECOR Ingenieros 

Consultores, donde trabaja desde 1985 como colaborador y des-

de 1996 como socio, perteneciendo al Departamento de Inge-

niería de Mantenimiento de Estructuras.

Ha participado, tanto en la ETS de Ingenieros de Caminos, 

Canales y Puertos como en FHECOR Ingenieros Consultores, 

en diferentes proyectos de investigación.

En FHECOR Ingenieros Consultores ha desarrollado dis-

tintas tareas relacionadas con la ingeniería estructural, es-

pecialmente en el ámbito del mantenimiento de estructuras: 

inspección de estructuras, diagnosis de daños y deterioros, y 

proyectos de reparación y refuerzo, así como sistemas de ges-

tión de estructuras.

Es autor o coautor de 9 libros y monografías, y 25 artículos 

sobre estructuras de hormigón y de fábrica, así como su 

inspección y diagnosis. Ha dirigido tres tesis doctorales ya 

presentadas y dirige en la actualidad otras tres.

Es miembro de diferentes asociaciones técnicas, fue Secre-

tario General de GEHO, ATEP y de la resultante de la fusión 

de ambas, ACHE, entre 1990 y 1999, y consejero de esta última 

entre 1999 y 2002. Entre 2003 y 2012 fue presidente de la Co-

misión 4 de ACHE. Vocal del Comité de Puentes de la Asocia-

ción Técnica de Carreteras desde 2001, ha sido Coordinador del 

GT de Puentes de Fábrica entre 2003 y 2014. También estuvo 

en CEB y FIP, formando parte en la actualidad de tres grupos 

de FIB.

Ha sido ponente asimismo en diversos foros nacionales e in-

ternacionales sobre estructuras de hormigón y fábrica.

Francisco Morán Cabré es Doctor Ingeniero de Caminos, 

Canales y Puertos por la Universidad Politécnica de Madrid. 

Ingresó en el Instituto Torroja recién acabada su carrera y per-

maneció en él hasta su jubilación, casi 47 años después, como 

Profesor de Investigación. 

Creó en el Instituto Torroja un Servicio de Cálculo que ayu-

daba a los profesionales y a las Ofi cinas de Proyecto, que fue 

pionero en España en la aplicación de los ordenadores al proyec-

to de estructuras. En colaboración con varias ofi cinas de pro-

yectos y consultores de ingeniería, Francisco Morán desarrolló 

programas para el proyecto de distintos tipos de estructuras, 

que se aplicaron a muchos de los edifi cios y puentes proyecta-

dos en España durante los años sesenta, setenta y ochenta.

Es autor, junto a Álvaro G.ª Meseguer y Pedro Jiménez Mon-

toya, del conocido libro Hormigón Armado, que fue durante mu-

chos años uno de los más importantes a nivel mundial en el campo 

de las estructuras de hormigón y del que se hicieron 15 ediciones.

Durante 25 años Morán tuvo una importante actividad en el 

seno del Comité Europeo del Hormigón, y desde 1967 hasta su 

jubilación colaboró con la Comisión Permanente del Hormigón.

También colaboró activamente con la ATEP y con su su-

cesora ACHE, habiendo sido durante muchos años miembro 

Entrega de la medalla de ACHE a D. Javier León González. Entrega de la medalla de ACHE a D. Francisco Morán Cabré.

Entrega de medallas ACHE
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de su Junta Rectora y del Comité de Redacción de la revista 

Hormigón y Acero.

Ha publicado multitud de artículos, libros, monografías, bo-

letines del CEB y comunicaciones a Congresos, y ha impartido 

gran cantidad de cursos, seminarios y conferencias.

Durante 22 años Morán programó, organizó y presidió los 

conocidos Seminarios Torroja, invitando a actuar como ponen-

tes a destacados ingenieros y arquitectos, proyectistas e investi-

gadores nacionales y extranjeros, que expusieron muchas de las 

realizaciones singulares de los últimos años.

Marcos Pantaleón Prieto nació en León en 1955 y es Doctor 

Ingeniero de Caminos, Canales y Puertos por la Universidad 

de Cantabria.

Desde 1985 es Catedrático del departamento de Diseño y 

Construcción de Estructuras de Edifi cación y Obras Públicas 

(Estructuras y Puentes Metálicos) en la Escuela de Caminos 

Canales y Puertos de la Universidad de Cantabria, y su activi-

dad docente se ha centrado, principalmente, en las asignaturas 

de “Estructuras Metálicas” y “Estructuras Mixtas y Puentes 

Metálicos”, de las que hoy continúa como profesor responsable.

Desde 1987 Marcos Pantaleón compagina su actividad do-

cente con la de ingeniero consultor, siendo socio fundador de la 

empresa APIA XXI, S.A. Desde entonces ha desarrollado una 

gran tarea como ingeniero proyectista.

Una gran parte de su labor profesional se ha dedicado al pro-

yecto de grandes puentes. Ha proyectado numerosos puentes 

y viaductos, tanto de carretera como de ferrocarril, abarcando 

todas las tipologías en el rango de luces medias y altas, tanto 

con puentes de hormigón pretensado como puentes metálicos y 

mixtos. Dentro de sus obras pueden destacarse el Puente de la 

Barqueta en Sevilla, por el que obtuvo el Premio de la Conven-

ción Europea de la Construcción Metálica en 1993, el Viaducto 

de La Arena, en el País Vasco, el Arco de Mirafl ores en Bilbao, 

el Puente de Escaleritas en Las Palmas de Gran Canaria, el 

Arco de la Regenta en Asturias, por el que obtuvo el Premio in-

ternacional Puente de Alcántara en 1996, el Viaducto de Mon-

tabliz en Cantabria, galardonado con el Premio Acueducto de 

Segovia en 2010, los Viaductos sobre el río Deza y Rego das 

Lamas en Galicia, el puente arco de Morlans en San Sebastián 

y el Puente de Villamaría en Argentina.

Asimismo, ha publicado multitud de artículos y libros, y ha 

sido ponente en numerosos Congresos y Jornadas sobre Puentes 

y Estructuras.

En el acto de entrega de las medallas celebrado durante el 

VI Congreso, el Presidente de Honor de ACHE, Sr. Torroja Ca-

vanillas, y el Presidente, Sr. Astiz Suárez, hicieron entrega de 

cada una de las medallas junto con un diploma acreditativo a 

los galardonados.

A continuación, el Sr. Pantaleón Prieto tomó la palabra para 

agradecer a los asistentes, en nombre de los otros dos premia-

dos y en el suyo propio, la distinción recibida. Su intervención 

fue muy aplaudida por el público asistente, pues en ella re-

fl exionó sobre lo agradecidos que debemos estar en España a 

la Administración, a las empresas constructoras y a la comuni-

dad científi co-técnica en general porque en estos años pasados 

se han podido desarrollar multitud de proyectos interesantes, 

que han permitido aprender mucho, de muchas cosas, y en poco 

tiempo. Hizo también hincapié en la oportunidad que tiene el 

sector de la ingeniería y construcción española de seguir desa-

rrollando su actividad en el extranjero.

Las medallas de ACHE se han entregado anteriormente 

en cinco ocasiones, con motivo de los Congresos de Sevilla, 

Madrid, Zaragoza, Valencia y Barcelona. En el I Congreso de 

ACHE, que se celebró en Sevilla en 1999, estos galardones 

 recayeron en D. Javier Asencio Marchante, D. Hugo Corres 

 Peiretti, D. Álvaro García Meseguer y D. Enrique González 

Valle.

En el II Congreso de ACHE, celebrado en Madrid en 2002, 

las medallas se otorgaron a D. Miguel Ángel Astiz Suárez, 

D. Antonio Marí Bernat y D. Guillermo Ontañón Carrera. En 

el III Congreso de ACHE, que tuvo lugar en Zaragoza, los ga-

lardonados fueron D. José María Arrieta Torrealba, D. Julio 

Martínez Calzón y D. Luis Peset González. Y en el IV Congre-

so de ACHE, cuya sede fue Valencia, se entregaron los premios 

a D. José Romo Martín, D. José Manuel Simón-Talero Muñoz y 

D. Luis Miguel Viartola Laborda.

Entrega de la medalla de ACHE a D. Marcos Pantaleón Prieto.

De izquierda a derecha: D. Javier León González, D. Marcos Pantaleón 

Prieto, Dª Conchita Lucas Serrano, D. José Antonio Torroja Cavanillas, 

D. Francisco Morán Cabré y D. Miguel Ángel Astiz Suárez.
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En la anterior edición del Congreso, que se celebró en Bar-

celona, las medallas se otorgaron a D. Antonio Aguado de Cea, 

D. José Emilio Herrero Beneítez y D. Francisco Millanes Mato.

Además, todas las personas que fueron distinguidas con la 

medalla de ATEP tienen la consideración de poseedores de 

la medalla de ACHE, y son:

Conchita Lucas Serrano

Secretaria General de ACHE

D. Ángel Carlos Aparicio Bengoechea 

D. Ginés Aparicio Soto

D. Juan José Arenas de Pablo

D. Francisco Arredondo y Verdú

D. Ricardo Barredo de Valenzuela

D. Buenaventura Bassegoda Musté

D. José Calavera Ruiz

D. Fernando Cassinello Pérez

D. Ramón del Cuvillo Jiménez

D. Rafael Chueca Edo

D. Manuel Elices Calafat

D. Carlos Fernández Casado

D. Francisco Fernández Conde

D. Leonardo Fernández Troyano

D. Manuel Fernández de Villalta

D. Miguel Fisac Serna

D. Manuel Juliá Vilardell 

D. José Antonio López Jamar 

D. Rafael López Palanco

D. José Antonio Llombart Jaques

D. Francisco Javier Manterola Armisén

D. Juan Moreno Torres 

D. Alfredo Páez Balaca

D. Santiago Pérez-Fadón Martínez

D. Rafael Piñeiro Abril

D. Florencio del Pozo Frutos

D. Florencio Jesús del Pozo Vindel

D. Juan Bautista Ripoll Gómez

D. Francisco Javier Rui-Wamba Martija

D. Carlos Siegrist Fernández

D. José Antonio Torroja Cavanillas

D. Eduardo Torroja Miret

D. José M. de Villar Luengo
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En la anterior edición del Congreso, que se celebró en Bar-

celona, las medallas se otorgaron a D. Antonio Aguado de Cea, 

D. José Emilio Herrero Beneítez y D. Francisco Millanes Mato.

Además, todas las personas que fueron distinguidas con la 

medalla de ATEP tienen la consideración de poseedores de 

la medalla de ACHE, y son:

Conchita Lucas Serrano

Secretaria General de ACHE

Centro socio-cultural Ágora (La Coruña).

II Premios de Ingeniería de ACHE

En el transcurso del VI Congreso Internacional de Estructu-

ras de ACHE, celebrado el pasado mes de junio en Madrid, se 

programó una sesión específi ca en el día de la clausura para la 

entrega de los II Premios de Ingeniería de ACHE.

Se otorgaron, tal y como dictan los estatutos de ACHE, 

seis premios: tres en la categoría de Edifi cación y otros tres 

en la categoría de Obra Civil, para las seis mejores obras entre 

las presentadas, que tenían que haber sido terminadas entre 

el 1 de julio de 2011 y el 30 de noviembre de 2013, y en las 

que la técnica (es decir, la empresa constructora, o la empresa 

consultora encar gada del proyecto) fuera española. Las obras 

galardonadas fueron:

1. Categoría Edificación

• Centro socio-cultural Ágora en La Coruña
–  Promotor: Ayuntamiento de A Coruña. Concejalía de Asuntos Sociales

–  Proyecto de la estructura: NB 35 Ingeniería

–  Proyecto de arquitectura: BASIC AAP Arquitectos

–  Constructor: Dragados
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Edificio Caixa Fórum (Zaragoza).

• Edificio Caixa Fórum en Zaragoza
–  Promotor: Caja de Ahorros y Pensiones de Barcelona, “La Caixa”

–  Proyecto de la Estructura: BOMA IMPASA

–  Proyecto de arquitectura: Estudio Carme Pinós

–  Constructor: UTE Fórum Zaragoza (Dragados – Arascón)

Edificio administrativo para usos múltiples (Salamanca).

Viaducto de Archidona (Málaga).

• Edificio administrativo para usos múltiples en Salamanca

–  Promotor: Castilla y León Sociedad Patrimonial S.A.

–  Proyecto de la Estructura: Fhecor Ingenieros Consultores

–  Proyecto de arquitectura: Sánchez Gil Arquitectos

–  Constructor: UTE Dragados – Río Vena

2. Categoría Obra Civil

• Viaducto de Archidona
–  Promotor: ADIF

–  Proyectista: Ideam 

–  Constructor:  UTE Viaducto de Archidona (Azvi – Dragados-Tecsa); UTE Túnel de Archidona (Dragados-Tecsa)
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Puente de Beauharnois (Montreal, Canadá).

Pasarela Barranco de las Ovejas (Alicante).

• Puente de Beauharnois
–  Promotor: NA-30 S.E.N.C. (Acciona-Dragados)

–  Proyectista: Arup, Fhecor, Ideam

–  Constructor: A30CJV (Dragados, Acciona, Aecom,  Verrault)

• Pasarela Barranco de las Ovejas
–  Promotor: Conselleria de Agricultura, Pesca, Alimentación y Agua de la Generalitat Valenciana

–  Proyectista: Icitech UPV – Icosa

–  Constructor: UTE Vías y Construcciones – Tarancón Infraestructuras

Presidió la ceremonia D. Miguel Ángel Astiz Suárez, Pre-

sidente de ACHE, que entregó las distinciones junto con los 

Ex Presidentes de la Asociación, D. Enrique González Valle, 

D. José Calavera Ruiz, D. Hugo Corres Peiretti, D. José Ma-

ría de Villar Luengo y D. Luis Miguel Viartola. El Presidente 

del Comité Organizador del Congreso, D. José Emilio Herrero 

Beneitez, fue el encargado de presentar las obras premiadas ha-

ciendo una breve descripción de las mismas mientras se proyec-

taban diapositivas de cada una de ellas.

Durante el acto se entregó una placa distintiva al promotor 

de cada obra premiada para que se coloque, si se estima opor-

tuno, en la propia estructura, así como un diploma acreditativo 

del premio a cada uno de los agentes participantes en la misma: 

promotor, proyectista y constructor.
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