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4.1 INTRODUCCIÓN. TIPOS DE LOSAS  
 

Las losas son elementos estructurales planos cuyo espesor es pequeño 
comparado con sus otras dimensiones, y que formando parte de los entrepisos, 
tienen como función estructural el soporte directo de las cargas que actúan sobre 
ellos, y la transmisión de las mismas hacia otros elementos estructurales como 
vigas, columnas y tabiques. 

 
El tipo de carga más común que deben soportar las losas son las cargas 

verticales, provenientes de su peso propio y elementos que forman parte de los 
entrepisos designadas como cargas permanentes y cuya notación es D (Dead load) 
y sobrecargas de uso como el peso de muebles, personas, etc. designadas como 
cargas de uso o accidentales, con notación L (Live load). Sin embargo, en zonas de 
alta sismicidad, como la que corresponde a zona de Cuyo, las losas de hormigón 
armado tienen una importante misión en cuanto se refiere a la transmisión de 
acciones inerciales que se generan durante la ocurrencia de movimientos sísmicos. 
En estos casos, las fuertes aceleraciones que se inducen en un edificio debido a los 
movimientos de su base, generan fuerzas inerciales, tanto horizontales como 
verticales, y que los entrepisos deben absorber y ser capaces de transmitir a los 
elementos con suficiente rigidez y resistencia lateral. 

 
Las losas pueden clasificarse en general en dos categorías, de acuerdo al tipo de 

apoyo: 
 

(i) Losas apoyadas en vigas, ver Fig. 4.1(a) 
(ii) Losas sin vigas (entrepisos sin vigas). 

 
   En el caso de losas sin vigas las cargas que ellas soportan son transmitidas a 
columnas o tabiques, y se distinguen también dos casos, según que la columna 
posea o no capitel. En la Fig. 4.1(b) y (c) se ilustra este tipo de losas. 
 
   En casos de losas apoyadas sobre vigas, como se muestra en Fig. 4.1(a), las 
cargas son transmitidas a vigas perimetrales del panel de losa. Dependiendo de la 
relación Ly/Lx, las losas se pueden armar con armadura principal en dos o una 
dirección. Cuando la relación de luces es mayor que 2, en general se puede 
considerar a la losa formada por un haz de fajas paralelas a la dirección de la menor 
luz y de ancho unitario. Sin embargo, como se verá luego, siempre es colocada una 
armadura de repartición en dirección perpendicular a la armadura principal. En las 
fajas adyacentes a las vigas de borde se debe tener en cuenta que aquella hipótesis 
simplificadora ya no es válida y se debería proveer armadura adicional paralela a la 
armadura de repartición para compensar los esfuerzos adicionales que allí se 
generan. Sin embargo, la cantidad y forma de disposición de las barras de acero en 
las losas será una función de la filosofía de diseño y análisis en sus diversos 
métodos que más adelante se aplicará en detalle. Es decir entonces que existe otra 
posible clasificación que es: 
 

(i) Losas en dos direcciones. 
(ii) Losas en una dirección. 
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Fig. 4.1 
Distintos tipos de losas. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
 
 
 

 
De acuerdo a los materiales y procedimientos con que son construidas las losas, 

éstas se clasifican en: 
 

(i) losas tipos macizas o sólidas. 
(ii) losas nervuradas. 
(iii) losas tipos alivianadas con elementos prefabricados. 

 
Las losas macizas son aquellas que en todo su espesor, generalmente 

constante, están constituidas por hormigón con la adecuada cantidad de armadura 
dispuesta en dos direcciones perpendiculares y que deben tomar los esfuerzos de 
tracción generados por los momentos flectores, torsores y el corte. 
 

Las losas tipo nervuradas, que son una especie de variante de la losa sólida, 
están constituidas por nervios de hormigón armado en forma de sección T y 
separados una distancia entre sí que deben satisfacer ciertos requerimientos para su 
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eficacia en resistencia y rigidez. La Fig. 4.1(d) indica un esquema de losa tipo 
nervurada. El uso de este tipo de losa permite una considerable reducción del 
volumen, y por lo tanto del peso propio de la estructura resistente de la losa, al 
sustituir por vacío una considerable zona del hormigón que al estar en tracción no 
colaboraría para la resistencia. Por el contrario, permite el uso de nervios  de 
profundidad considerable que pueden aumentar notablemente no sólo la resistencia 
sino también la rigidez del entrepiso por lo que su uso es muy atractivo para cubrir 
grandes luces. Note que la reducción de peso propio también implica reducción de 
fuerzas inerciales que se pueden inducir durante un sismo. Las losas nervuradas se 
pueden reforzar con armadura principal en una o dos direcciones, según la relación 
de luces y especificaciones que se verán más adelante. La Fig. 4.2 muestra un caso 
utilizado en nuestro medio en losas nervuradas de edificios. Muchas veces en lugar 
de los elementos cerámicos se colocan elementos de poliestireno expandido, como 
encofrado perdido, que resultan en una losa mucho más liviana y con muy mejores 
características de aislación térmica. Esto también es usado en nuestro medio. 

 
 

 
Fig. 4.2 
Caso de Losa 
nervurada donde 
Se usan ladrillos 
cerámicos como 
separadores de 
nervios. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Por último, es importante mencionar el tipo de losas más comúnmente utilizado 
en nuestro medio para construcciones bajas y que son las losas tipo alivianadas con  
elementos premoldeados. Podrían considerarse como un caso especial de las losas 
nervaduras, pero es conveniente colocarlas como un tercer tipo pues existen 
diferencias constructivas y de funcionamiento entre ellas. Por ejemplo, los nervios, 
que son viguetas prefabricadas, corren en una sola dirección, teniendo como 
elementos de relleno entre sí a elementos cerámicos huecos que se los considera 
como estáticamente inactivos, pero que permiten la composición de una superficie 
inferior plana sobre la cual puede aplicarse directamente el cielorraso. Además esos 
elementos de relleno sirven como aislante. La Fig. 4.3(a) indica los componentes de 
la losa alivianada prefabricada. Las viguetas, elementos (1) en la figura, son 
generalmente de hormigón armado pretensadas. El elemento (2) es generalmente 
un cerámico, que en nuestro medio tiene una altura de12.50 cm o 16.50 cm en 
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casos especiales. El elemento (3) es la capa de compresión, generalmente entre 3 a 
5 cm de espesor, y que lleva una malla de acero para repartición de esfuerzos.  

 
Tienen la ventaja de un rápido armado en obra con un sistema de 

apuntalamiento similar al que se muestra en la Fig. 4.3 (b), formando parte de un 
sistema de piso como se ilustra en la Fig. 4.3 (c). La Fig. 4.4 muestra detalles típicos 
de apoyos en vigas de hormigón armado.   

 
 
 
 
 
 

Fig. 4.3(a) Componentes de losas 
prefabricadas alivianadas. 
 

 
Fig. 4.3(b) Apuntalamiento en 
losas alivianadas.  

 
 
Fig. 4.3(c) Vista del sistema de 
pisos teniendo como elemento 
resistente la losa prefabricada. 

 
 

Fig. 4.4 Detalles típicos de apoyos de losas prefabricadas en vigas. 
 

 
4.2 DIFERENTES MÉTODOS PARA EL ANÁLISIS Y DISEÑO DE  LAS 
LOSAS 

 
En general pueden distinguirse dos filosofías para el análisis y/o diseño de 

sistemas de losas de hormigón armado: 
 
1. Métodos basados en la teoría elástica. 
2. Métodos basados en la teoría plástica o análisis límite. 
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Existen además algunos métodos que usan fundamentos de ambas teorías. 
Cualquiera sea el método elegido, las losas deben satisfacer las siguientes 
condiciones: 

 
(i) que bajo cargas de servicio, las deformaciones y fisuras deben 

permanecer dentro de los límites aceptables. 
(ii) que bajo estados de cargas excepcionales, posean una adecuada 

ductilidad y coeficiente de seguridad elevado para evitar el colapso 
de la misma. Es decir, cumplir requisitos de resistencia y ductilidad. 

 
 
4.3 ANÁLISIS DE LOSAS POR LA TEORÍA DE LA PLACA ELÁ STICA 

4.3.1 HIPÓTESIS 
  
   La teoría clásica de análisis elástico se basa en las siguientes hipótesis: 
 

a. la losa se comporta como formada de material isótropo, homogéneo y elástico 
para estados de carga de servicio, y por lo tanto en ese rango es válida la ley 
de Hooke 

b. el espesor de la losa es suficientemente pequeño como para que se ignoren 
las deformaciones por corte, pero a su vez ese espesor es suficiente como 
para ofrecer resistencia a flexión (y no comportarse como una membrana), y 
que las deformaciones en su plano sean despreciables 

c. la flecha en un punto cualquiera de la placa es pequeña con respecto a su 
espesor. 

 
   La distribución de momentos y corte en las placas obtenidas a partir de esta 
teoría elástica es tal que: 
 

1. las condiciones de equilibrio son satisfechas en cada punto de la losa 
2. se deben satisfacer las condiciones de contorno 
3. las tensiones son proporcionales a las deformaciones, o en otras 

palabras, los momentos flectores son proporcionales a las curvaturas 
lo cual implica relación constitutiva seccional lineal. 

 
4.3.2 ECUACIÓN DE EQUILIBRIO. DIFERENCIA ENTRE ELEM ENTO VIGA Y          
ELEMENTO LOSA 

 
Es importante reconocer el diferente comportamiento y mecanismo de 

resistencia de un elemento plano como el caso de una viga de un elemento 
tridimensional como es el caso de un elemento losa, cuando ambos están bajo la 
acción de, por ejemplo, una carga uniformemente repartida q. La Fig. 4.5 muestra el 
caso de un elemento de viga en equilibrio. De la Fig. 4.5(a) el equilibrio de cargas 
verticales nos indica que: 

 

0
.

. =−−− dx
dx

dV
VdxqV  

o sea: 
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    q
dx

dV −=                                 (4.1) 

 
siendo V el corte sobre las caras del elemento viga. De la Fig. 4.5 (b), del equilibrio 
de momentos respecto al punto A, resulta: 
 

02/.. =






 +−






 +++ dx
dx

dM
Mdxdx

dx

dV
VdxdxqM  

 
y despreciando los términos diferenciales de orden superior 
 

                                                             V
dx

dM =                                   (4.2) 

 
o, para relacionar momento con cargas: 
 

 q
dx

Md −=
2

2

                               (4.3) 

 
siendo las ecuaciones (4.1) y (4.3) las que definen las relaciones estáticas de un 
elemento bidimensional sometido a flexión. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figura 4.5. Equilibrio del elemento de viga 
 

Diferente es el estado de equilibrio que se origina al analizar un elemento 
placa, tridimensional, tal cual se muestra en Fig. 4.6. En ese caso la condición de 
equilibrio de fuerzas verticales resulta en: 
 

                                               q
dy

dVy

dx

dVx −=+                                      (4.4) 

 
y del planteo de la ecuación de equilibrio de momentos según Fig. 4.6 (b), se tiene: 
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2

2

dx

Md x + 
dxdy

Md xy
2

2 + q
dy

Md y −=
2

2

                               (4.5) 

 
 

 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 4.6. Equilibrio del elemento losa. 
 

Se ven claramente ahora los distintos mecanismos de resistencia al comparar 
las ecuaciones (4.1) con (4.4) y (4.3) con (4.5). En el caso de viga sólo tenemos un 
momento M que es el que está en el plano de las cargas. Para el caso del elemento 
placa tenemos más posibilidades, ya que son tres momentos de resistencia, dos de 
flexión y uno de torsión. 
 

Las ecuaciones vistas anteriormente no resuelven totalmente el problema, 
pues el mismo se debe completar al establecer la compatibilidad de deformaciones y 
las relaciones constitutivas.  

 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 4.7 Deformaciones. Rotación. 
 
Por compatibilidad de deformación: 

ω θ1 

θ2 

dx 
Elástica 

q 
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dx

dθ===
longitud de unidad

Rotación
curvaturaφ  

 
pero  

 Z  d w                    ejesegúnntoesplazamie
dx

dw
θ ==  

 
por lo tanto 

 ilidade compatibecuación d
dx

wd
        

2

2

=φ  

 
 

y por relación constitutiva: 
 

EI

q

EIdx

Md

dx

wd
 o bien 

EI

M

dx

wd

EI

M ===∴= 1
                                 

2

2

4

4

2

2

φ  

 
De esta manera se llega a establecer la relación entre las flechas w(x,y), y la 

carga q que actúa sobre el elemento. Para el caso de viga la ecuación es: 
 

                                        
EI

q

dx

wd =
4

4

                            (4.6) 

 
donde EI  es el módulo de rigidez flexional de la viga, siendo  
E = módulo de elasticidad del material (hormigón)                                                          
I   = momento de inercia de la sección. 
 

Para el caso del elemento losa, se obtiene la ecuación de Lagrange, que es 
una ecuación diferencial parcial de cuarto orden, con dos variables independientes: 
 

                             
D

q

dy

wd

dydx

wd

dx

wd =++
4

4

22

4

4

4

2                         (4.7) 

 
donde 
w = w(x,y) = flecha en un punto cualquiera de la losas de coordenadas (x,y), en la 
dirección de la carga q. 
 
D = rigidez a flexión de la placa = E. h3 / 12 (1- ν)                                                             
h = espesor de la losa. 
ν = módulo de Poisson. 
 
 
4.3.3 SOLUCIÓN POR EL MÉTODO ELÁSTICO 
 

El procedimiento general para solucionar el problema elástico de la viga o de la 
losa es idéntico en ambos casos, y consiste en determinar la ecuación para la 
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deformada de la viga o losa (ecuación de la elástica que define la flecha), y luego 
por derivación de esa ecuación obtener los esfuerzos internos. La ecuación de la 
elástica debe satisfacer la ecuación diferencial (4.6) para las vigas y (4.7) para las 
losas, como así también las condiciones de contorno. Luego entonces los esfuerzos 
internos quedan determinados a través de las siguientes ecuaciones: 

 
a. Momentos de flectores: 
 









+−=

2

2

2

2

dy

wd
ν

dx

wd
DM x                              (4.8.a.) 

 









+−=

2

2

2

2

dx

wd
ν

dy

wd
DM y                              (4.8.b.) 

 
b. Momentos de torsores: 
                                                              

( )ν.
dxdy

wd
DM xy −








−= 1

2

                             (4.9) 

 
 
c. Esfuerzos de corte: 
 









+=

dy

dM

dx

dM
V xyx

x                               (4.10.a.) 

 









+=

dx

dM

dy

dM
V xyy

y                               (4.10.b.) 

 
d. Reacciones. 

 









−+=

2

3

3

3

2
dxdy

wd
ν)(

dx

wd
DRx                              (4.11.a.) 

 









−+=

2

3

3

3

2
dydx

wd
ν)(

dy

wd
DRy                            (4.11.b.) 

 
La solución de la ecuación de Lagrange, desafortunadamente no es sencilla, y 

sólo se han encontrado soluciones para un número limitado de casos. Con los 
métodos ortodoxos de integración se pudieron al principio resolver casos muy 
particulares como los de losa rectangular simplemente apoyada o empotrada, placa 
circular, algunos tipos de placas elípticas y triangulares, todos con carga 
uniformemente repartida o cargas concentradas simétricamente. 
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Las primeras soluciones para la ecuación de Lagrange fueron encontradas 
por Navier en 1820, quien usó las series dobles de Fourier para describir las 
deformaciones y cargas de placas rectangulares simplemente apoyadas y con carga 
arbitraria, ref. [2].  

 
Una solución más general se obtiene por aplicación del método de Levy, 

quien propuso un método exacto para el caso de una placa con dos lados opuestos 
simplemente apoyados y pudiendo los otros dos lados admitir condiciones de 
contorno arbitrarias. Para este caso utilizó series simples de Fourier. También por el 
método de Levy se pueden obtener soluciones aproximadas para el caso de placas 
rectangulares muy largas con condiciones de borde arbitrarias en todos sus lados, 
ref. [2]. Cuando se menciona la palabra método “exacto” hay que reconocer las 
limitaciones que implica al tratarse de losas de hormigón armado, salvo que 
estrictamente se hable del estado sin fisuración alguna. 

 
La aplicación de los métodos energéticos para la solución de placas fue 

desarrollada por Ritz, basado en el principio de que la energía total de una placa 
deformada es mínima cuando existe equilibrio. Los métodos de Rayleigh, Galerkin y 
Kantorovich están basados en aquel principio. 

 
Otras soluciones en el rango elástico para placas han sido los obtenidos a 

partir del método de las diferencias finitas y el método de los elementos finitos, 
ref.[9]. Ambos son métodos aproximados derivados de la teoría elástica. 

 
Por último es importante destacar el advenimiento de otros métodos 

aproximados, los que simplificando el planteo matemático llevan a soluciones más 
generales. Algunos de estos métodos, si bien tienen sus fundamentos en la teoría 
elástica, tienen en cuenta en forma parcial el efecto de las deformaciones plásticas. 
Uno de estos procedimientos es el de Marcus y otro de los más utilizados es el de 
Siess-Newmark. Este último es un procedimiento que se puede comparar 
directamente con el método de distribución de momentos de Cross utilizado en 
vigas. 
 
  

 
4.4 APLICACIONES PRÁCTICAS. REGULACIÓN DE CÓDIGO 

4.4.1 DEFINICIÓN DE ACCIONES SOBRE LAS LOSAS 
 

Del CIRSOC 101-2005 y comentarios y según el apunte Cap. 1 del curso, para el 
edificio en estudio se adoptó: 

 
Cargas permanentes D: 
(i) Estructura resistente hormigón armado........................ 0.29 t/m2 
(ii) Piso y contrapiso ......................................................... 0.11 
(iii) Incidencia tabiquería de cierre .................................... 0.10 

(ver tabla 3.1 de CIRSOC101-tabiques de yeso)  
                                                        total ....................  0.50 t/m2 

Cargas de uso L ...................................................................  0.25 t/m2 
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Para el caso en estudio, las acciones para verificación de la resistencia son: 

 
U= 1.4 D =  1.4 x 0.50 = 0.70 t/m2,             o bien 
U= 1.2 D + 1.6 L = 1.2 x 0.50 + 1.6 x 0.25 = 1.0 t/m2 
 
 
4.4.2 MÉTODOS DE ANÁLISIS 
 

A los efectos de soporte de cargas verticales, y en función de las relaciones 
de luces, la norma divide el problema en losas en UNA dirección y Losas en DOS 
direcciones.  

 
En todos los casos especifica que se puede utilizar cualquier método que 

cumpla las condiciones de equilibrio y compatibilidad. 
  
Para losas en UNA dirección acepta un método aproximado según el Cap. 8. 
 
Para losas en DOS direcciones remite al Cap. 13. 
 
Para el rol de las losas como diafragma ante solicitaciones sísmicas, se debe 

tener en cuenta el capítulo 5 del IC-103-II-05. Ver además comentarios más 
adelante respecto a este tema. Se deben verificar condiciones de rigidez y de 
resistencia. A su vez, si se va a llevar a cabo redistribución de momentos, se deben 
cumplir requisitos de ductilidad. 
 
 
4.4.3  LOSAS EN UNA SOLA DIRECCIÓN. MÉTODOS APROXIM ADOS 
 

En CIRSOC 201, sección 8.3.3 establece que para vigas continuas y losas en 
una dirección, se pueden utilizar los coeficientes de las tablas 8.3.3 de dicho 
reglamento y representados en la Fig.4.8, siempre y cuando: 

 
(i) tengan más de 2 tramos. 
 
(ii) siendo LM la luz mayor y Lm la luz menor,  se cumpla que 1.0Lm≤ LM ≤ 

1.2Lm. 
 

(iii) que D y L estén uniformemente distribuidas. 
 

(iv) que L ≤ 3 D 
 

(v) que los elementos sean prismáticos. 
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Fig. 4.8 Ejemplos de los Coeficientes para el cálculo de momentos para vigas y losas en 

una dirección. Tabla 8.3.3 de CIRSOC-201-2005 
 
La Fig. 4.8 muestra en forma esquemática los coeficientes a aplicar para obtener 

los momentos en tramos y apoyos. Se hace notar que los coeficientes de la tabla 
suponen que la carga de uso L actúa en tramos alternados de modo de obtener las 
solicitaciones máximas para momentos positivos, como lo indica la Fig. 4.9, y para 
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momentos negativos se han supuesto dos tramos adyacentes cargados, según se 
muestra en el ejemplo del Apéndice C, pág. 94. En relación a este punto, el CIRSOC 
201, sección 8.9.2 establece que: 

(i) para momentos positivos, considerar la carga viva en tramos alternados. 
(ii) para momentos negativos, la sobrecarga total en dos tramos adyacentes. 

 
El reglamento NZS, ref.5, en su sección 4.3.2.2 establece, a mi entender con 

mejor criterio y ordenamiento, lo siguiente: 
 

(i) si se conoce el arreglo de D y L, y éste es fijo, tomar ese caso para el 
diseño. 

(ii) si L es variable y a su vez L≤ 3/4 D, tomar a L como uniformemente 
distribuida en todos los tramos. 

(iii) si L es variable pero L≥ 3/4D, considerar los casos de cargas vivas 
alternadas y cargas vivas sobre dos tramos adyacentes. 

 
 

 
 

Fig. 4.9 Esquema de Distribución de las Sobrecargas para verificación de Resistencias y de 
Flechas para Momentos positivos. 
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Para el caso en estudio, en la Fig.4.10 se muestra la sección transversal con 
las luces a ejes y las dimensiones de las vigas de apoyo de los paneles de losa.  
 

M =  wu ln
2/(coef.) 

 
donde ln = luz libre para el Momento Positivo y el corte, y es el promedio de luces 
adyacentes para el Momento Negativo. 
 
 

 
Fig. 4.10. Luces libres y a ejes para el caso del edificio en estudio. 

 
 

La Fig.4.11 muestra la luz libre y cómo se debe determinar la luz de cálculo 
en los casos que sea necesario. Ver sección 8.7 CIRSOC 201 para distinguir entre 
elementos construidos o no monolíticamente. 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 4.11 Luz libre y luz de cálculo. 
 
 
4.4.4 REDISTRIBUCIÓN DE ESFUERZOS 
 

Las condiciones que se imponen son: 
 

(i) Los momentos no se deben haber obtenidos de métodos aproximados. 
(ii) Sólo es posible cuando εt ≥ 0.0075 = 0.75 % en la sección donde se vaya 

a disminuir el momento. 
(iii) Se deben recalcular los momentos en tramo para mantener el equilibrio 

después de la redistribución. 
(iv) MR = χ ME       donde  χ= 1000 εt ≤ 0.20 = 20 % 

 
En sus comentarios, la norma aclara que los estudios demuestran que la 

fisuración y las flechas en losas y vigas diseñadas con momentos redistribuidos bajo 
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cargas de servicio no son significativamente mayores que los que se obtendrían si 
los elementos fueran diseñados con los resultados directos de la teoría elástica. 
 
 
4.4.5 REQUERIMIENTOS DE RIGIDEZ 
 

Tanto para vigas y losas en una dirección por un lado como para losas cruzadas 
por otro, la norma acepta dos formas de satisfacer los requisitos de rigidez: 
 

(i) adoptando alturas mínimas, es decir limitando la esbeltez de la pieza, vía 
tablas o fórmulas empíricas, o bien 

 
(ii) evaluando numéricamente las flechas y verificar que no excedan los 

límites permisibles que se dan en tablas. 
 
Como módulo de elasticidad del hormigón se puede tomar la expresión: 

  

MPafE cc 215004700 ´ ==  

 
en este caso (note que la versión anterior CIRSOC 201-1982, para este hormigón, le 
asignaría 30000 MPa, es decir casi un 40 % mayor), cuya interpretación gráfica se 
ve en Fig. 4.12. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 4.12. Interpretación Gráfica del Módulo de Elasticidad del Hormigón. 
 
Como ya se expresó entes, salvo un estudio más detallado, la nueva norma 

exige que se calcule el módulo de rigidez a flexión, ( EI ), tomando como valor de 
E=Ec y para el momento de inercia un valor designado como inercia efectiva , y que 
se evalúa mediante esta expresión: 
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donde: 
 
Ma = momento actuante máximo para carga de servicio en el momento que se 
evalúa la flecha. En la sección 9.5.2.4 la norma establece que en elementos 
continuos se puede adoptar eI  promedio para sección a M+ y M- (secciones críticas). 
 
Mcr= momento para el estado límite de fisuración, que se puede evaluar mediante: 
 

t

gr
cr y

If
M =  

 
fr = módulo de ruptura o resistencia del hormigón a flexión por tracción, y se calcula 
como se vio en la sección II.3.1.7 del capítulo II. 
 

Ig = momento de inercia de la sección bruta de hormigón  
12

3hbw=  

 
yt = distancia del baricentro de la sección de hormigón (sin armadura) a la fibra 
extrema traccionada.  
 

La Fig. 4.13 muestra parte de la notación involucrada. La Fig. 4.14 muestra la 
interpretación gráfica del los momentos de inercia sin fisurar, fisurado y efectivo en el 
diagrama M-deformación. La Fig. 4.15 indica el concepto de sección transformada. 

 
 
 

 
 

Fig. 4.13  
Nomenclatura en la sección transversal  
a flexión. 

 
 

 
 
 
 
 

Fig. 4.14  
Interpretación de los momentos de inercia para 
sección fisurada. 
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Fig. 4.15  
Sección de Hormigón 
Armado Fisurada 
Transformada. 
 

 
 

4.4.5.1 CALCULO DE LAS DEFORMACIONES  

La predicción de las deformaciones en elementos de hormigón armado es 
dificultosa. Secciones con armadura no simétrica conducen a deformaciones por 
contracción del hormigón que se deben sumar a las deformaciones debidas a cargas 
verticales. Además la fluencia lenta del hormigón lleva a un aumento de las 
deformaciones para cargas permanentes de servicio. Las deformaciones debidas a 
contracción y fluencia a su vez son funciones de la temperatura, humedad, 
condiciones de curado, edad del hormigón, etc. La disminución de la rigidez de 
flexión debido a la fisuración del hormigón tiene también un efecto importante. Con 
el método que se explicita a continuación, se estima que el cálculo de deformaciones 
puede tener un error del ± 20%, lo cual es suficientemente aceptable para la mayoría 
de los casos prácticos. 

 
El control de deformaciones ante cargas gravitatorias para elementos de 

hormigón armado está asociado con las cargas de servicio. Cuando deban 
considerarse también deformaciones que aparecen por el transcurso del tiempo, 
solamente la carga permanente y aquella porción de carga accidental que actúa en 
forma permanente deben afectarse a deformaciones diferidas. El tipo de ocupación o 
uso determinará qué porción de la carga accidental debe considerarse. Por ejemplo, 
en el caso de edificios de departamentos tal vez sólo el 20% o 25 %  de la carga 
accidental deba tomarse como carga sostenida. En un edificio destinado a depósito, 
tal vez el 80% o 100 % de carga accidental deba considerarse como participante en 
contribuir a deformaciones diferidas. 
 

La deformación de elementos de hormigón armado se incrementa con el 
tiempo. Las deformaciones adicionales a la instantánea son causadas por la 
contracción y flexión del hormigón. La deformación diferida debe tenerse en cuenta 
pues en ciertas circunstancias puede alcanzar valores de 2 a 3 veces el que 
corresponde a deformación instantánea. 

 
La contracción del hormigón en secciones no armadas simétricamente causa 

una distribución no uniforme de deformaciones en la sección la cual resulta en una 
curvatura de contracción. La curvatura es mayor en elementos de hormigón  con 
armadura simple, debido a que la contracción del hormigón no es impedida en la 
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zona de compresión. En miembros a flexión la armadura mayor está en la zona de 
tracción. Por lo tanto la curvatura de contracción tendrá el mismo signo que las 
curvaturas provocadas por cargas transversales (gravitatorias, por ejemplo). 
Además, esas tensiones de tracción inducidas por contracción más las inducidas por 
cargas incrementa la fisuración del hormigón  en tracción. La deformación lenta del 
hormigón resulta además en un acortamiento de la parte comprimida, por lo tanto 
causa una curvatura adicional.  

 
Es evidente que las deformaciones adicionales debidas a contracción y 

fluencia se pueden reducir en forma substancial con la presencia de armadura de 
compresión. En el caso de igual armadura superior e inferior, la curvatura por 
contracción sería nula. La armadura de compresión también reduce la deformación 
de fluencia debido a que mientras las deformaciones de compresión aumentan con 
el tiempo, parte de las tensiones de compresión inducidas son gradualmente 
transferidas al acero. Además del contenido y distribución de acero, las 
deformaciones del hormigón con el tiempo dependen de condiciones de humedad, 
temperaturas, curado, edad del hormigón, relación tensión a resistencia, y otros 
factores más. 
 

La norma NZS:3101 da esta expresión : 
 
                                         kcp = [2 - 1.2(A´s/As)] ≥  0.6                      (4.43) 
 
como factor por el cual hay que multiplicar la deformación instantánea para obtener 
la deformación “adicional”, es decir : 
 
                                            δt = δi  + kcp . δi                                        (4.44) 
donde : 
            δt    = deformación total 
            δi    = deformación instantánea 
            kcp  = coeficiente de deformación adicional 
 

El ACI-318-2005 y CIRSOC 201-2005 dan una expresión con más penalidad 
sobre las deformaciones diferidas, ya que propone: 

 

´501 ρ
ξλ

+
=                                                 

donde : 
 
ξ= factor que depende del tiempo al cual se considera la deformación, e igual a 2 
para  5 años o más. 
 
 ρ´= cuantía de armadura de compresión. Esta debe tomarse en la mitad de la luz 
para tramos simples y continuos, y en el punto de apoyo para voladizos. 
 
Note que para A´s= 0, ρ´=0, y ambas expresiones coinciden en que Kcp= 2. 
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4.4.6 Vigas y losas en una dirección 
 

La Fig.4.16 muestra las relaciones que se deben cumplir de (h/l) altura total de 
losa vs. luz de cálculo de las losas en una dirección, para el caso en que dichos 
elementos NO soporten elementos susceptibles de dañarse por grandes 
deformaciones. En el Apéndice, pág. 25, está la tabla 9.5(a) que da el CIRSOC. 
 

En realidad la expresión a cumplir es que: 
 

( )700/40.0 yb fhh +=  

 
para hormigón densidad normal, y donde h es la altura total de la losa, hb la altura 
básica y fy la tensión de fluencia del acero. Se ve que para el acero ADN-420 el 
factor de corrección es 1.0. 
 

 
 
Fig. 4.16 Relación de esbelteces para distintas condiciones de apoyo en losas macizas (no 
nervuradas) apoyadas en una dirección si no soportan elementos frágiles. Ver tabla 9.5(a) 

en Apéndice A, pág. 30. 
 

Si se deseara adoptar una altura menor o bien el elemento soportara en forma 
directa elementos susceptibles de dañarse por grandes flechas, entonces se debe 
evaluar la flecha: 

 
(i) método elástico pero en condición de sección fisurada, con eI . 
(ii) para flecha diferida, considerar la parte de carga accidental que se puede 

considerar como permanente. 
(iii) el C101-2005 dice en la sección 4.5 que para la sobrecarga se debe 

considerar la distribución que para el efecto que se estudia provoque la 
situación más desfavorable. 

(iv) agregar cualquier efecto de carga concentrada si correspondiera. 
 

Note que si el elemento debe soportar elementos susceptibles de dañarse, la 
condición es que f ≤  L/480, pero si no hay tales elementos, debe ser f≤  L/240. Ver 
tabla 9.5(b) en Apéndice A, pág. 84. En este caso L es la luz de cálculo.  
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En el apéndice C se puede ver la aplicación de verificación de condiciones de 

rigidez a las losas del edificio de siete pisos que ha sido tomado como ejemplo. 
 
4.4.5.3 Losas en dos direcciones. 
 

El CIRSOC 201-2005, sección 9.5.3 establece que para el caso de losas que se 
puedan definir como rectangulares y en las que la relación de luz mayor a menor, 
medida a ejes de apoyos, sea igual o menor que 2.0, se deben distinguir los casos 
que se muestran en la Fig. 4.17.  A los efectos de satisfacer los requerimientos de 
rigidez, tal cual se expresó, se deben: 
 

(i) Adoptar tablas o fórmulas , o bien 
(ii) Evaluar flechas y verificar contra valores admisibles. 

 
Para el caso de losas SIN vigas interiores , distingue entre los casos de las Figs. 

4.1(b) y (c), y los espesores mínimos para el caso de acero ADN-420 se resumen en 
la Fig. 4.17. 
 

 
Fig. 4.17 
Espesores para 
el caso de 
Losas sin 
Vigas. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

De todas maneras, para losas sin ábacos la altura mínima debe ser 120 mm, 
mientras que si tiene ábacos, se puede reducir a 100 mm. 
 

 
 
 
Fig. 4.18(a) 
Definición de Ábaco y Capitel para el  caso de 
losas sin vigas. 
 
 

La Fig. 4.18(a) y (b) muestran las 
condiciones a cumplir por los ábacos y 
capiteles en el caso de losas sin vigas. El 

ábaco, sección 13.3.7.1, se debe prolongar en cada dirección a partir del eje de 
apoyo, una distancia mayor de (l/6), l= es la luz, medida de centros de apoyos en 
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esa dirección. El espesor del ábaco por debajo de la losa debe ser cómo mínimo ¼ 
del espesor total de la losa. 

 
Fig. 4.18 (b) Detalle de los requisitos de los ábacos. 

 
Sin embargo, el C201 en la sección 9.5.3.4 y el NZS en la sección 3.3.2.2 

establecen que estos espesores mínimos de tablas se pueden reducir si se calculan 
las flechas según indica el reglamento y se comparan con los requerimientos dados 
en la tabla 9.5(b), pág 84. 
 

Para el caso de losas con vigas  en todos sus lados, el espesor mínimo debe 
ser obtenido según se cumpla alguno de los siguientes tres casos: 
 

a) Para αm ≤ 0.2 se trata como caso de losa sin vigas. 
 
b) Para  0.2 < αm ≤ 2.0 se aplica esta expresión: 
 

( )2.0536
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−+
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pero nunca debe ser menor de 120 mm 
 
c) αm > 2.0 

β936
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pero nunca menor de 90 mm, y donde: 
 

nl = luz libre mayor. 

β   = relación de luz libre mayor a luz libre menor. 
αm = promedio de los coeficientes α evaluados para cada viga, con la expresión: 
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scs

bcb
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IE

.

.
=α  

 
donde b es por “beam”, viga y s por “slab”, losa. Para evaluar el momento de Inercia 
de la viga, bI , con respecto a su eje baricéntrico, se adopta la sección que se ilustra 
en la Fig. 4.19. En la Fig. 4.20 se incluye de nuevo la sección de viga a tomar, y se 
indica el ancho de losa a considerar para calcular sI . No se debe confundir estas 
secciones con anchos efectivos de tracción o compresión para evaluar la resistencia 
de las vigas L y T. sI  es el momento de inercia de la franja de losa limitada 
lateralmente por los ejes de los paneles de losa adyacente (si los hubiera) a cada 
lado de la viga.  

 
Fig. 4.19 Sección 
Efectiva de Viga 
para Evaluar Ib. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
Fig. 4.20  
Secciones de Viga y Losa 
para evaluar Ib e Is. 
 

 
 
 

 
En el Apéndice C se incluye un ejercicio, aplicado al edificio en estudio donde 

se evalúan estas propiedades y se determina el espesor necesario de la losa del 
edificio, suponiendo que no posee las vigas secundarias. En el ejercicio se concluye 
que el espesor adoptado de 120 mm no cumpliría con los requerimientos, ya que 
necesitaría de 140 mm como altura total. En ese caso, para no incrementar el 
espesor, se debe verificar la flecha en calidad de sección fisurada, y comparar con 
las flechas máximas que se dan en la tabla 9.5(b) de pág. 84. La misma fue obtenida 
de la traducción del código chileno del ACI-318, en razón de la mayor claridad 
encontrada en la misma. En la Fig. 4.21 se muestra un gráfico que permite calcular 
rápidamente los momentos de inercia de secciones L y T. 
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Fig. 4.21 
 
Coeficientes f para el cálculo de los 
Momentos de inercia de secciones  
L y T en condición no fisuradas. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

En el Apéndice A, pág. 86, se da también una tabla de ref.[14] que permite calcular 
los momentos de inercia brutos y fisurados. 
 
 

4.4.6 PROCEDIMIENTOS DE DISEÑO PARA LOSAS EN DOS DI RECCIONES 

4.4.6.1 Introducción 
 
En la sección 13.5.1 del ACI-318 se establece que las losas se pueden 

diseñar por cualquier procedimiento que satisfaga las condiciones de equilibrio y 
compatibilidad, cumpliendo con las condiciones de Resistencia para cargas 
mayoradas y de Rigidez para cargas de servicio. 
 

El C-201-2005 en sus comentarios C.13.5.1 establece entonces, y más claro aún 
lo hace el NZS:3101:1995 en la sección 14.3.2, que se pueden utilizar: 
 

(i) Métodos basados en la Teoría Elástica: ya sea soluciones del continuo o 
métodos de elementos finitos, por ejemplo usando programas como 
SAP2000 o SAFE. 

(ii) Métodos basados en la Teoría Plástica, como el método de las Líneas de 
Fluencia de Johansen o el método de la Franjas o Tiras (strip method) de 
Hillerborg. En ambos casos se exige que la cuantía máxima no supere el 
valor de 0.40 ρb, por condiciones de redistribución. 

(iii) Método de los Coeficientes de Momentos. 
(iv) Método de Diseño Directo. 
(v) Método del Pórtico Equivalente. 
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Los métodos basados en la teoría Plástica se desarrollarán con cierto nivel de 
detalle en la asignatura Hormigón II. 

 
Los métodos de diseño directo y del Pórtico equivalente se pueden consultar 

directamente en la norma. Para aplicar el método Directo se deben cumplir una serie 
de requerimientos y los pasos a seguir son: (i) Determinar el momento isostático 
mayorado para cada dirección, (wul

2/8); (ii) Distribuir el momento isostático en cada 
dirección en Momentos Positivos y Negativos según condiciones de contorno y (iii) 
Distribuir los Momentos Positivos y Negativos entre franjas de columnas y franjas 
intermedias, que claramente define la norma. 

  
Uno de los métodos más utilizados consiste en aplicar tablas para el diseño, y 

en particular las aceptadas por los códigos de Nueva Zelanda y el CP-110 de 
Inglaterra.  
 

Estas normas especifican que los momentos en las losas se pueden calcular 
sea por métodos elásticos o plásticos, o simplificados con el uso de tablas como el 
que se da a continuación. 
 
4.4.6.2 Coeficientes de momentos de losas cruzadas y consideraciones para el 
armado 
 

En losas rectangulares cargadas uniformemente, apoyando según dos 
direcciones perpendiculares, donde se ha impedido que las esquinas se levanten y 
donde se han tomado previsiones para torsión, y que han sido construidas en forma 
monolítica con apoyos de vigas o tabiques en todos sus lados, se puede utilizar el 
siguiente procedimiento de diseño:  
 
(a) Los momentos máximos por unidad de ancho estarán dados por las siguientes 
ecuaciones: 
 
                            Msx  = §sx . wu . lx

2                                
 
                            Msy  = §sy . wu .  lx

2                                
 
donde los coeficientes  §sx y §sy se dan en la tabla 4.3 (tabla 14.1 del NZS:3101). 
Estos han sido derivados utilizando la teoría de las líneas de fluencias para 
armadura distribuida en forma uniforme de Taylor, et al [1], y multiplicados por 1.33 
para permitir una distribución especial de armaduras sobre la faja central de la losa, 
tal cual se define en la Fig. 4.22.  
 

Note que en ambas ecuaciones interviene el valor de la luz menor en la 
determinación de los momentos. 
 
wu = carga última uniformemente distribuida por unidad de área, y dada por: 
 
wu= 1.2 D + 1.6 L      o bien            wu= 1.4 D, la que sea mayor                                                  
 
lx = luz libre en la dirección de menor longitud de losa rectangular. 
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ly = luz libre en la dirección de mayor longitud de losas rectangulares. 
 
Msx o Msy refieren a momentos en tramos o soportes, según sean los coeficientes 
respectivos. 
 

Los valores de los coeficientes son los mismos que aparecen en el 
CP110:1972, Ref.[12]. 

 
 
 
 
 
 
 
 
Fig. 4.22  
División de la losa cargada 
uniformemente en franjas 
centrales y laterales. 
 

 
(b)  Las losas se consideran divididas en cada dirección en fajas centrales y fajas 

laterales o de borde, tal cual se muestra en Fig. 4.22, siendo la franja central de 
un ancho igual a ¾ del ancho total, y cada franja de borde 1/8 del ancho total. 

 
(c)   Los momentos máximos calculados según las ecuaciones dadas corresponden 

sólo a las fajas centrales y no se permite redistribución de momentos. 
 
(d)  La armadura de tracción suministrada en el tramo: (1) cuando llega a un apoyo 

continuo (es decir la losa sigue) se debe extender en las direcciones x e y en la 
parte inferior de la losa más allá del apoyo en una distancia 0.15 Lx ó 0.15 Ly  
respectivamente, y (2) si llega a un apoyo discontinuo debe prolongarse hasta el 
borde de la losa y contar con una longitud de anclaje, sea con extremo recto o 
con gancho, dentro de la viga perpendicular de al menos 150 mm. 

 
(e)  Sobre un apoyo continuo, la armadura de tracción (o sea la superior), debe 

extenderse en la parte superior de la losa en distancias de al menos 0.15 Lx o 
0,15 Ly, según corresponda, desde el apoyo, y al menos el 50 % debería 
extenderse a una distancia de al menos 0.30 Lx ó 0.30Ly. 

 
(f)  En un lado discontinuo, podrían aparecer momentos negativos, cuya magnitud 

depende del grado de empotramiento del borde de la losa. Armadura de tracción 
igual al menos al 50 % de la que se suministra en la parte de tramo debe 
colocarse en la parte superior de la losa extendiendo hasta una distancia de al 
menos 0.1 Lx ó 0.1 Ly, desde el apoyo hacia el tramo. 

 
(g)  La armadura en una faja de borde, no necesita exceder el mínimo requerimiento, 

que está controlado por condiciones de contracción y temperatura, aunque debe 
cumplir también en las esquinas los requerimientos de torsión de puntos (h), (j) y 
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(k). El requerimiento es que la armadura mínima que se debe colocar no debe 
ser menor de 0.756/fy. Además no debe estar separada más de 5 veces el 
espesor de la losa, ni de 450 mm en edificios ni 300 mm en puentes.  

 
(h)  Armadura de torsión se debe suministrar en cada esquina donde se intersectan 

bordes simplemente apoyados. Esta debe consistir de armadura superior e 
inferior, con capas de armaduras paralelas a cada lado y extendiendo en al 
menos 1/5 de la luz menor. El área de armadura en cada una de esas cuatro 
capas, por unidad de ancho de la losa, debe ser al menos ¾ del área requerida 
en la zona de máximo momento positivo de tramo de la losa. 

 
(i)  Armadura de torsión igual a la mitad de la descripta en (h) se debe suministrar en 

una esquina donde se encuentra un borde continuo con uno discontinuo. 
 
(j)  No se requiere de armadura de torsión en esquinas de encuentros de 2 bordes 

continuos. 
 
(k)  Donde Ly/Lx es mayor de 2, las losas se deben diseñar como apoyando en una 

sola dirección. 
 
(l)  las armaduras principales son las calculadas para cubrir los momentos máximos, 

pero en ambas direcciones la cuantía no debe ser menor del cociente 0.756/fy 
(0.0018 para fy = 420MPa) ni menor de 0.0014. 

 
(m) la separación entre barras de armadura principal no debe ser mayor a 2 veces la 

altura de la losa (coincide con CIRSOC 201, sección 13.3.2). 
 
(n)  armaduras mínimas por contracción y temperatura  en cualquier parte de la losa 

tal que ρ≥ 0.0018, con separación máxima menor de 5 veces la altura de la losa  
y menor de 45 cm. 

 
(o)  Las áreas tributarias para descarga de losas sobre vigas se indican en la 

Fig.4.23. 
 
 
 
 
Fig. 4.23 
Distribución 
de cargas en 
vigas de 
apoyo de 
losas 
cruzadas. 
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TABLA 3. COEFICIENTES DE MOMENTOS PARA LOSAS CRUZADAS. 
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En el Apéndice se presenta un ejemplo de aplicación, para el caso del edificio, 

donde se comparan los resultados dados por aplicación de tablas.  
 
En la Fig. 4.24 se muestran los momentos en dirección XX  obtenidos con 

SAP2000.  
 

 
Fig. 4.24 Momentos según la dirección XX con SAP2000. 

 
Los momentos obtenidos a partir de la teoría elástica se pueden redistribuir 

hasta un 20 % según antes se aclaró, pero debe estar en función del factor (1000 εt). 
 

 
4.4.6.3 Requisitos de armaduras 
 

• Sección 13.3.1 establece que la As ≥ Areq. según los momentos obtenidos en 
las secciones críticas, pero nunca menor que la Amin., que se dispone según 
indica la Fig. 4.25. 

 
• Sección 7.12, la Amin. por efectos de contracción, fluencia lenta y temperatura, 

debe ser tal que: 
 



 31 

ρ ≥ 0.0018 x 420 / fy 

                                                    ρ ≥ 0.0014 

 
• Separación máxima tal que: 

s ≤ 3 h 
        s ≤ 300 mm 

 

Fig. 4.25 Cantidad y Ubicación de la cuantía mínima en Losas 
 
 

Para el caso del edificio en estudio, fy= 420 MPa, la armadura mínima debe 
ser entonces: 
 

Asmin = 0.0018 x 12 cm x 100 cm = 2.16 cm2 
 
lo cual equivale a adoptar 1φ8mm@23cm. A los efectos prácticos se podría 
adoptar por ejemplo 1φ8mm@20cm y evaluar cual sería la resistencia a flexión 
que suministra dicha armadura para comparar con las demandas. Así entonces: 
 

Md = φ Mn 

 
en donde en este caso el coeficiente de reducción φ = 0.9 si se cumple el 
requisito de que εt ≥ 0.0075= 0.75%, el que seguramente lo cumple pues es 
estado para cuantía mínima. 
 
Con la fórmula aproximada es: 
 

( )'ddfAM ysn −=  

y en este caso: 
 
Mn = 2.50 cm2 x 4.20 t/cm2x (10 – 2) cm= 84 tcm 
 
por lo cual Md = 76 tcm. 
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Un análisis más preciso con SECAN, ref.[9], colocando las armadura con 

separación de 2 cm a los bordes, y las características de los materiales según 
especifica la norma,  arroja los siguientes resultados que se muestran en la 
siguiente tabla, donde se indican los parámetros más relevantes que surgen del 
análisis, en particular los momentos para cada estado, profundidad de eje neutro 
y deformaciones máximas de armadura en tracción. 
 

Estado Momento 
(tcm) 

Eje neutro 
(cm) 

Deformación 
εt (%) 

Mcr 79 6.06 0.009 
My 92 1.82 0.21 
Mn 97 0.70 4 

 
Esta tabla indica que un análisis más preciso da un momento nominal del 

orden de 15 % mayor que la fórmula aproximada. En este caso esto es debido a 
que la armadura de tracción es tan poca que para el estado último el eje neutro 
está muy arriba.  Se corrobora que la deformación de tracción es elevada como 
para permitir redistribución. 
 

Como se verá en el Apéndice C, los momentos mínimos para diseño de la 
losa del edificio de referencia, suponiendo que NO existen vigas secundarias son 
de 91 tcm para el tramo y 120 tcm para los apoyos, en el caso de la losa esquina.  
Como se ve, con la armadura mínima se cubre el momento de tramo, pero no el 
negativo. Para éste, la armadura necesaria sería aproximadamente: 

 
22 4

82.4

9.0/120
cmcm

x
As =







=−  

 
por lo cual a la armadura básica de 5 barras de diámetro 8 mm (2.5 cm2) por 
metro se podrían agregar como refuerzo en la franja central 5 barras de diámetro 
6 mm. Hecho el análisis con SECAN se obtuvo, con A´s= 2.5cm2 y As= 3.9cm2, 
d´= 2.5cm, d= 46cm, fr= 0.032t/cm2, f´c= 0.21t/cm2, Ec= 215 t/cm2, Es= 2000 t/cm2, 
εcmax= 0.003  y fy= 4.2t/cm2: 
 

Estado Momento 
(tcm) 

Eje neutro 
(cm) 

Deformación 
εt (%) 

Mcr 81   
My 142 2.20 0.21 
Mn 160 1.62 1.46 

 
Por lo cual se ve que la resistencia de diseño, Md=160 tcmx0.90= 144 tcm, es 

mayor que la requerida de Mr= 120 tcm en apoyo.  
 
• Para el caso de vigas L y T en las que se considera un ancho efectivo en 

compresión, se debe colocar armadura en el ala perpendicular a la armadura 
principal por flexión, para resistir la carga mayorada y suponiendo el ala en 
voladizo. Por ejemplo, en el ejemplo del edificio, para el caso de l= 6.0 m, y 
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tomando como ancho efectivo l/4 = 1.50 m, lo cual se muestra en la Fig. 4.62, 
es: 

Mr = 1t/m x 0.752 / 2 = 0.28 tm = 28 tcm. 
Anec= (28/0.90) / [4.2 x (10-2)] = 0.93 cm2 @ m 

 
para el caso de h= 12 cm, d= 10 cm y d´= 2cm, y fy= 420 MPa= 4.2 t/cm2. 
es decir se necesitan 3.30 barras de φ6mm por metro. Esto se cumple con 
φ6mm@30cm. 
 

 
Fig. 4.26 Viga T con ancho efectivo en compresión que requiere armadura en el ala 

perpendicular a la principal de flexión. 
 

La separación de esta armadura debe ser, como que antes: 
 

st ≤ 3 h 
        st ≤ 300 mm 

 
• Sección 13.3 establece que la distancia entre barras de la armadura principal 

debe ser menor que 2h, es decir en nuestro ejemplo para h= 12cm, s≤  24cm.  
 
• La armadura positiva perpendicular a un borde discontinuo debe anclarse en 

dicho apoyo por lo menos 15 cm. Ver Fig. 4.27. 
 

• La armadura negativa o bien se ancla en la viga de apoyo con su necesaria 
longitud de desarrollo, o bien si la losa continua se puede anclar en dicha 
continuidad. Ver Fig. 21. 

 

 
 

Fig. 4.27. Esquema de anclajes de Armaduras Inferior y Superior en losas 
 

En la Fig. 4.28 se dan exigencias con relación a recubrimientos mínimos, que 
incluyen a los de losas apoyadas en suelo o elevadas. 
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Fig. 4.28 Ejemplos de Recubrimientos mínimos especificados en sección 7.7.1 del  
CIRSOC 201-2005 
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4.5 CUANTÍAS MÍNIMAS 
 

En esta sección nos referiremos nuevamente al tema de las cuantías mínimas 
en razón de ciertas confusiones que aparecen a la luz de las consultas efectuadas 
en la bibliografía disponible. Considero que el CIRSOC 201-2005 no es totalmente 
claro para especificar las exigencias y por lo tanto en este trabajo se ha recurrido 
también a consultar el reglamento NZS 3101, Ref.[16]. 

 
La primera confusión surge pues el C-201-05 se refiere en la sección 10.5 a 

“Armadura mínima en elementos sometidos a Flexión”. En virtud del título, debería 
ser de aplicación para vigas y losas en general, y la cuantía mínima estaría dada 
entonces, siguiendo el criterio de resistencia mayor a la de fisuración, por: 

     
y

c

f

f

4

'

≥ρ                                         

o 

                
yf

4.1≥ρ                                         

En muchos casos, para nuestros aceros, resulta entonces %33.0≥ρ . 
 

Sin embargo, el C-201-05 aclara en su sección 10.5.4 que para el caso de 
“losas estructurales y fundaciones de espesor constante”, la armadura mínima es la 
que antes se mencionó por requerimientos de contracción y temperatura .  

 
Si bien por lo expuesto hasta acá no quedarían dudas sobre que la cuantía 

mínima sería entonces, para nuestros aceros, %18.0≥ρ , distintos autores lo han 
interpretado en forma diferente. Por ejemplo, en la Ref.[29], pág. 100, capítulo 4, 
ejemplo 4.6, para una losa en una dirección, utiliza en la dirección de apoyo como 
verificación de la armadura de cálculo, %33.0≥ρ , y en la dirección perpendicular 
adopta %18.0≥ρ .  Exactamente el mismo criterio adopta la Ref.[30], capítulo 5, 
ejemplo 5.6.1, pág. 114. Esta referencia, para losas en dos direcciones adopta en 
ambas %18.0≥ρ  (ver por ejemplo, pág. 478). En la Ref.[26], sección 13.3 dice que 
en ambas direcciones de una losa cruzada la cuantía debe ser %18.0≥ρ . 

 
Sin embargo, la Ref.[27], sección 12.3, interpreta que para ambos tipos de 

losas, tanto para las que apoyan en una dirección como para las que apoyan en dos 
direcciones, y en ambas direcciones, longitudinal y perpendicular, la cuantía mínima 
es de %18.0≥ρ .  

 
Dado que podría interpretarse, como una hipótesis simplificadora, que una 

losa en una dirección se comportaría en forma similar a una viga de ancho unitario, 
existe la tendencia a adoptar los criterios de las Ref.[29] y [30]. Pero es claro que no 
lo tomó así la Ref.[27].  

 
En virtud de estas diferencias, se consultó a la norma NZS 3101, la cual en 

muchos casos es esclarecedora por su forma de redacción, y a la vez, porque su 
base también es el ACI-318. Note por ejemplo que el NZS 3101 en su capítulo 8, 
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sección 8.4.3 pone como título: “Armadura longitudinal mínima en Vigas y Losas”, es 
decir no dice en general como el ACI-318 “Armadura mínima en elementos 
sometidos a Flexión”. El NZS 3101 se refiere entonces en forma separada a vigas  
en la sección 8.4.3.1, con el límite de %33.0≥ρ , y en la sección 8.4.3.4 a losas , con 
el límite de %18.0≥ρ . Además, en sus comentarios, sección C8.4.3.4 aclara que el 
límite de armadura mínimo requerido para losas es menor que para vigas puesto 
que las cargas tienden a ser distribuidas en forma lateral, es decir en ambas 
direcciones, y que en losas una falla repentina y frágil es menos probable que 
ocurra. Agrega que la armadura de cálculo debe ser al menos igual que la requerida 
por contracción y temperatura. En la sección 14.4.1 (específica para losas en ambas 
direcciones) vuelve a aclarar que la armadura debe determinarse en función de los 
momentos en las secciones críticas, pero nunca debe ser menor de %18.0≥ρ .  

 
En definitiva, de acuerdo a las normas, la cuantía mínima en losas, es la que 

corresponde a %18.0≥ρ , para el acero ADN420. Esta cuantía se debe verificar que 
existe en cualquier parte de la losa, y las normas especifican que la misma se puede 
colocar en cualquier parte de su espesor: toda arriba, toda abajo, o toda en el 
centro, o repartida dentro del espesor, ya que sirve de todas maneras al propósito 
que persigue. Sin embargo, el diseñador debe tener en cuenta que en las zonas de 
momento crítico, máximos positivos y negativos, la armadura colocada debe ser 
mayor que la de cálculo. Por ejemplo, supongamos que se trata de una losa de 
altura total h=16 cm, con altura útil d=14 cm, con lo cual la cuantía mínima es Asmín= 
0.0018x14x100cm2=2.50cm2. En ese caso se podrían colocar barras de 8mm 
separadas cada 20 cm (5 barras por metro de ancho). Supongamos los siguientes 
casos: 
 
(a) Que por cálculo se necesitara 1.20 cm2 para momento positivo. En ese caso se 
podría, entre otras alternativas, colocar: 
 (i) abajo toda la armadura mínima, 5 barras de 8mm cada 20 cm, o 
 (ii) mitad de la armadura, 1.25 cm2 arriba y la otra mitad abajo, 
 (iii) colocar 3 barras de 8mm abajo y completar con otra armadura arriba, por 
ejemplo 4 barras de 6mm. 
 
(b) Que por cálculo se necesitaran 2.0 cm2. En ese caso podría, entre otras 
alternativas, colocar: 
 (i) abajo toda la armadura mínima, 5 barras de 8mm cada 20 cm, o 
(ii) colocar abajo 4 barras de 8 mm, cada 25 cm, que dan 2.0 cm2, y el resto para 
completar los 2.50 cm2 arriba. 
 
(b) Que por cálculo se necesitaran 3.0 cm2. En ese caso se debería cubrir toda esa 
armadura abajo, es decir con al menos 6 barras de 8 mm por metro. 
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4.7 APÉNDICE A 
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4.8 Apéndice B: Losas Prefabricadas 
 

Se presenta a continuación información que se extrae de catálogos de los 
proveedores de losas prefabricadas que se utilizan en nuestro medio. Se presentan 
las tablas de diseño que fueron suministradas, y generalmente las condiciones de 
estas losas son cercanas a simplemente apoyadas.  

 
En las siguientes páginas, encontrará la siguiente información: 
 

a) Losas con Viguetas Pretensadas PREAR 90. 
 

1. Para distintos valores de alturas de ladrillo (normal de 12.50 
cm) y de distintas capas de compresión (3 y 5 cm), los pesos 
propios de la losa y los distintos momentos admisibles en 
Kgrm  en función de la “serie” de las losas. Se verá que se 
puede utilizar las viguetas dobles, que por supuesto tienen 
mayor resistencia. 

 
2. Para cada “serie” se muestra la sección transversal con las 

cantidades y secciones de alambres de acero pretensados. 
Esto es importante verificar en obra. 

 
3. Se da también las longitudes standards con las que se 

fabrican las viguetas. Note que esta condición hará que en 
algunos casos, para losas con mucha carga se requerirá el 
uso de vigueta doble para cubrir la luz de obra. 

 
4. En la capa de compresión, de valor mínimo 5 cm (puede ser 3 

cm si la construcción es grupo B y menos de 7 m de altura) en 
zonas sísmicas, se debe colocar una malla de repartición que 
satisfaga la cuantía mínima. Usando la cuantía mínima del 
ACI-318 para losas, de 0.75/fy, daría para acero ADN420 una 
cuantía de 0.18 %, lo que implica que por cada metro de losa, 
y para 5 cm de espesor hay que colocar una malla de diámetro 
4.2 mm cada 15 cm o bien de diámetro 6 mm cada 30 cm. 

 
b) Losas con Placas Huecas de Hormigón Pretensado. Tipo PREAR. 
 

1. Para las distintas series, 90, 120, 160, 200 y 240 (consultar 
con fabricante por series especiales; el número indica en mm 
la altura de las placas pretensadas prefabricadas), se dan las 
dimensiones de fabricación. Anchos de 600 y 1200 mm. 

2. Para cada serie, se dan los pesos propios y los momentos 
admisibles, junto con una tabla que especifica la sobrecarga 
que se le puede colocar a la losa en función de la luz. 

3. Se dan características de las placas, luz de cálculo, largo de 
corte, y ejemplos de cálculo. 

4. Detalles constructivos para materializar apoyos. 
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