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1. OBJETIVOS Y ALCANCE 

En zonas sísmicas el aprovechamiento de muros de mampostería* 

para resistir fuerzas laterales constituye una , soluci6n que 

suele convenir desde el punto de vista econ6mico. 

Con ello en mente, en el Instituto de Ingeniería de 1 

ha desarrollado un amplio programa de investigación experimen- 

tal cuyo objetivo fue conocer mejor el comportamiento sísmico 

dedos muros de mampostería y establecer recomendaciones 

ticas para su diseño (ref 1, 2, 3). Los resultados más 

tantes de este programa han sido presentados por Meli (ref 4) 

Una de las conclusiones principales es que mediante un 

zo apropiado se puede lograr que los muros de mampostería ten 

gan un comportamiento inelástico ddctil, y cierta capacidad 

* En la sec 2.3 se define qué se entiende por mampostería 
este trabajo. 



2 

absorción de energía en ciclos histeréticos, que pueden ser 

aprovechados para resistir sismos severos. Resultados de pro-

gramas experimentales realizados en otros lugares refuerzan di-

cha conclusión (ref 5 a 11). 

En este trabajo se presentan estudios analíticos que permiten 

interpretar y extender los resultados obtenidos en el programa 

de investigación citado, con el objeto de proponer recomendacio 

nes prácticas para el análisis sísmico de estructuras a base de 

muros de mampostería. En la primera parte se propone un modelo 

analítico que permite reproducir en forma detallada el compor-

tamiento de muros ante cargas laterales mono-tónicas, se compa-

ran los resultados teóricos con los experimentales de otros tra 

bajos y se evalúa la utilidad del modelo. 

En la segunda parte se estudia el comportamiento sísmico de es-

tructuras de mampostería. Para ello se hace el análisis diná-

mico de sistemas de un grado de libertad, con fuerza restitu-

triz dada por modelos trilineales; estos modelos, derivados 

resultados experimentales, cubren distintos casos de estructu-

ración y refuerzo. Como excitación se emplean acelerogramas 

de temblores registrados tanto en terreno duro como blando. 

En la parte final se ilustra cómo emplear para fines prácticos 

los resultados y conclusiones de este trabajo. En particular 

se hace un estudio paramétrico de la rigidez lateral y las 

tribuciones de esfuerzos en muros confinados por marcos para 



3 

distintos niveles de agrietamiento y se proponen procedimientos 

sencillos para el análisis ante cargas laterales de estructuras 

con este tipo de muros. 



LEYES CONSTITUTIVAS DE MATERIALES QUE FORMAN PARTE DE 
MUROS DE MAPPOSTERIA 

2.1 intAoduccan 

La intención de la primera parte de este trabajo es formular 

un modelo analítico para reproducir el comportamiento de 

bleros de mampostería ante cargas laterales monotónicas 

cadas en su plano. En el modelo se deben considerar los 

cipales tipos de fallas locales observados experimentalmente, 

puesto que sepretende que los resultados analíticos coincidan 

razonablemente con los obtenidos en laboratorio. Se emplea 

método del elemento finito, que es una poderosa herramienta 

ra análisis de sistemas estructurales y permite tratar 

dificultad teórica, problemas complejos como estructuras 

puestas por distintos materiales, comportamiento no lineal 

los mismos, condiciones mixtas de frontera, etc. Este método, 



aplicado con la ayuda de computadoras de alta velocidad, se ha 

utilizado para resolver muchos problemas prácticos de ingenie-

ría (ref 12): 

Al nivel macroscópico que interesa en este trabajo, en los muros 

de mampostería se pueden distinguir tres materiales: la propia 

mampostería, el concreto y el acero de refuerzo. Cada material 

exhibe, alcanzado un cierto nivel de cargas, un notable compor-

tamiento inelástico, que se manifiesta principalmente como agrie 

tarniento en la mampostería y el concreto, y fluencia en el re-

fuerzo. También ocurren fallas por compresión en el concreto o 

la mampostería, o por falta de anclaje adecuado del refuerzo. 

Además, cuando se trata de muros de mampostería confinados por 

un marco de concreto, un fenómeno no lineal importante es el 

agrietamiento en parte de las zonas de contacto entre muro y 

marco. 

Tomando en cuenta los efectos mencionados, el análisis de 

muro de mampostería puede considerarse como un problema de 

tado plano de esfuerzos, con relaciones esfuerzo deformación 

no lineales. Como, a pesar de dichos efectos, los muros 

guen teniendo una rigidez apreciable y las deformaciones 

pequeñas, puede ignorarse la no linealidad geométrica, esto es, 

las ecuaciones de equilibrio pueden plantearse sobre la confi-

guración inicial, sin deformaciones. 

'La primera parte del problema consiste en formular leyes cons- 
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titutivas para representar distintas etapas de comportamiento 

de los materiales, lo que significa establecer relaciones de 

esfuerzo-deformación para cada estado de falla y criterios pa 

ra determinar cuando ocurren las fallas. Para incorporarlas 

sistemáticamente en programas para computadora, dichas leyes 

se expresan en la forma matricial siguiente: 

a 	D. - 	-- 2.1 

donde 

< a a 
X. y xy 

ilanh < 

a es el vector de esfuerzos, 	, el de deformaciones unitarias 

y Di  es una matriz cuadrada de orden tres; el subíndice i indi-

ca que esta matriz es variable, tanto por el tipo de material 

como por su nivel de deterioro. 

En lo que sigue se presentan los criterios adoptados para 

sentar los principales efectosno lineales: fallas por compre—

si6n y por tensión en la mampostería, y fluencia del refuerzo; 

los esfuerzos cortantes están considerados al valuar los esfuer-

zos normales en distintas direcciones. 

2.2 Concuto 

En muchos países se construyen muros de mampostería sin refwarzo 

interior, confinados por vigas y columnas de concreto. En 
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México es usual también confinar los muros mediante dalas o lo-

sas de los pisos y columnas de concreto con sección de pequeñas 

dimensiones,.11amadas castillos; por este motivo es necesario 

considerar leyes constitutivas que representen el comportamien-

to del concreto. Este es un material heterogéneo, resultante 

de la mezcla de piedras pequeñas con mortero de arena y cemento, 

pero COMO en su elaboración no se da orientación preferencial 

ning-In componente, se puede aceptar, a nivel macroscópico y • an-

tes de que ocurra algIn tipo de falla, que se trata de un mate-

rial homogéneo o isótropo, cuyas propiedades mecánicas pueden 

definirse con base en resultados de ensayes Indice, como la rup-

tura en compresión de cilindros de 15 cm de diámetro por 30 cm de 

altura. 

2.2.1 Estado inicial 

La curva esfuerzo-deformación uniaxial del concreto sin confinar 

es bien conocida (fig 1); en la zona de tensión es aproximada-

mente lineal hasta que se alcanza el esfuerzo de agrietamiento 

ft' pero en la zona de compresión se presenta un marcado compor-

tamiento no lineal. En este trabajo se idealiza la curva en 

cuestión como se muestra en la fig 1, esto es, considerando que 

el concreto es un material elastoplástico en compresión. Aunque 

se pueden utilizar curvas esfuerzo-deformación más cercanas al 

comportamiento experimental, no se justifica ese refinamiento 

porque en los casos que aqui interesan los esfuerzos de compre-

zión en el concreto son relativamente bajos (menores que 0.5 fi) 

y para tales niveles de esfuerzos las curvas experimental y su- 



puesta prácticamente coinciden. 

Los efectos de estados biaxiales de esfuerzos en el concreto 

han sido estudiados experimentalmente por Kupfer, Hilsdorf y 

Rüsch (ref 13), quienes determinaron las combinaciones de es-

fuerzos que producen la falla del material, estas se represen- 

tan esquemáticamente en la fig 2. En su trabajo no se propor-

ciona información sobre las relaciones entre esfuerzos y defor-

maciones, aunque es de esperarse que en los casos de tensiones 

el comportamiento sea prácticamente lineal y no así en los ca-

sos de compresiones, como ocurre bajo estados uniaxiales de es-

fuerzos. 

Se acepta en el presente estudio que antes de fallar por tensión 

o comKesión el concreto es un material isótropo, elástico li-

neal; el valor del módulo de elasticidad Ec se considera igual 

a la pendiente inicial (fig 1). El módulo de Poisson v del con- o 

creto varia entre 0.15 y 0.3; en este trabajo se utilizó 

lor intermedio 0.2 de esta propiedad, la cual influye poco 

los resultados que aquí interesan. 

La relación entre esfuerzos y deformac ones está dada por la 

ley de Hooke para estados planos de esfuerzos, la cual, con re-

ferencia a la ec 2.1, permite escribir: 



Ec -c 

1 	v
c 

v
c 	1 2.2 

O 	1 -‘ 

2 

2.2.2 Falla por tensión 

Se supone que el agrietamiento del concreto se produce cuando los 

esfuerzos principales de tensión son iguales a ft, esfuerzo re- 

sistente a tensión uniaxial, siendo la dirección de la grieta 

perpendicular a la de dichos esfuerzos. Se considera que despu6s 

del agrietamiento el material solo es capaz de resistir esfuer:- 

zos en la dirección paralela a las grietas y por tanto su compor- 

tamiento queda regido por la curva esfuerzo-deformación uniaxial 

idealizada de la fig 1. La matriz que relaciona esfuerzos 

formaciones es entonces: 
•••••YI 

Ec O O 

D* —ct  O o o 

O o o 

donde el subíndice a indica que D* está referida a la —ct 

del agrietamiento (fig 3). 

Son conocidas las expresiones para transformar esfuerzos y defor- 

maciones en estados planos (ref 14) ; usándolas se obtiene 

matriz , D ,que representa la misma ley constitutiva referida 
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los ejes globales X-Y adoptados en el análisis. Así se tiene: 

C 2 	S 2 	CS 

T 	S2 	C 2 	-CS 

-2CS 	2CS 	(C 2-S 2 ) 

D 	TT  D* T 	
2,4 

donde 
.1•111•111,  

S = sen a 

C = cos a 

aun«. 

De acuerdo con la fig 1, el material agrietado podría volver a 

fallar si los esfuerzos uniaxiales que admite son de tensión e 

iguales a ft,o de compresi6n e iguales a f'. 

Esta es una representación continua de las zonas agrietadas 

ha sido propuesta y utilizada con éxito por Zienkiewicz 

colaboradores en mecánica• de rocas (ref 15). 

2.2.3 Falla por compresión 

De acuerdo con la curva esfuerzo deformación adoptada 

el aplastamiento por compresión en el concreto se representa 

como una fluencia del material. Bajo estados planos de esfuer 

zos, se acepta que la fluencia sucede cuando los esfuerzos prin 

cipales de compresión son iguales a la resistencia uniaxial 

Este criterio de falla se compara en la fig 2 con resultados 

experimentales y con el criterio de Von Mises empleado 

trabajos. 

Después de este tipo de falla se supone que el material solo es 



capaz de resistir esfuerzos adicionales en la dirección perpen-

dicular a la de fluencia, lo cual es similar a lo que se acepta 

cuando se presentan grietas, con la diferencia de que el cono re 

to sigue tomando esfuerzos iguales a f' en la dirección de fluen 

cia. Entonces, las relaciones entre esfuerzos y deformaciones 

están dadas por la matriz Da  definida en 2.4 en la que a es el 

ángulo que forma la dirección normal a la fluencia con el eje 

X (fig 3). 

Después de la fluencia el material puede agrietarse o volver a 

fluir en la única dirección resistente, si en esta ocurren es-

fuerzos de tensión mayores que f t  o de compresión mayores que 

fec  

ros de mampostería por lo que se justifican las hipóte 

adoptadas; estas pueden no ser válidas cuando el•concreto 

el material dominante y esté sujeto a esfuerzos altos de com-

presión. 

2.3 Mampoztenta 

La mampostería es un material heterogéneo formado por piezas 

prismáticas (tabiques o bloques) dispuestas en hiladas 

entre si por un mortero. Se han hecho algunos estudios anal- 
ticos en los que se considera detalladamente esta naturaleza 

heterogénea representando con elementos finitos diferentes 

Cabe mencionar otra vez que el comportamiento a compresión 

concreto no es un aspecto determinante del comportamiento de mu- 
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zonas de piezas y mortero (ref 16); sin embargo esos trabajos 

se han limitado a tratar conjuntos formados por pocas piezas, 

ya que sería 'excesivo el número de elementos necesarios para 

analizar muros de dimensiones usuales en edificios. En vista 

de ello, y teniendo presente que interesa el comportamiento de 

estructuras de mamposteríaa nivel macroscópico, es conveniente 

representar el conjunto piezas-mortero como si fuese un solo 

material, al cual se asignan propiedades mecánicas que corres- 

ponden a las del material compuesto. 

Se han llevado a cabo varios trabajos experimentales y analiti- 

cos para estudiar las propiedades mecánicas de la mampostería. 

Clough y Mayes han resumido y evaluado los resultados más ele- 

vantes de ensayes hechos con este fin (ref 17). De interés es- 

pecial para este trabajo son los resultados de Meli y Reyes, 

porque tratan las mamposterías que se construyen en México (ref 

3) 

Aunque es necesario realizar más trabajos experimentales, 

información disponible permite establecer ciertas conclusiones 

sobre el comportamiento y los criterios de falla dominantes de 

la mampostería; las que se evaldan en este capítulo, con miras 

a su incorporación en el modelo analítico propuesto. 

2.3.1 Estado inicial 

Los resultados de ensayes de especímenes de mampostería sometí- 
. 
dos a estados sencillos de esfuerzos, como compresión simple y 
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tensión diagonal, muestran que antes de ocurrir la falla la 

relación esfuerzo-deformación es sensiblemente una recta (ref 

3). Por tanto es razonable considerar el material como elás- 

tico lineal ante cualquier estado de esfuerzos. Como se trata 

de un material anisótropo su módulo de elasticidad Em  cambia 

con la dirección de los esfuerzos; no obstante, Meli ha demos-

trado que, suponiendo que no hay deslizamiento entre piezas y 

mortero, el módulo de elasticidad promedio varía poco con la 

dirección de los esfuerzos para tamaños usuales de piezas y 

juntas, aunque exista una diferencia apreciable entre las pro-

piedades elásticas de piezas y mortero, y es aceptable consi-

derar que Em  es igual en las direcciones perpendicular y para-

lela a. las hiladas (ref 4) 

En lo que respecta al módulo de cortante de la mampostería, Gm, 

Meli ha encontrado experimentalmente que varía entre 0.1 y.0.3   

de Em (ref.4) lo cual revela que esta propiedad no siempre 

puede evaluarse con expresión Gm 	m 	m E /2 (1 4- y ) correspondien- 

tes a materiales isótropos cuyo volumen no cambia, puesto que 

vm no puede exceder de 0.5, y vale alrededor de 0.3 (ref 4), 

lo que llevarla a Gm  = 0.38 Em. Los valores de Gm  presentados 

por Meli fueron calculados como el cociente entre el esfuerzo 

cortante y la deformación angular medios en muretes sujetos a 

compresión diagonal; en la fig 7 se ha denominado G* a los re-

sultados así obtenidos. Más adelante, al analizar este tipo de 

ensaye, se verá que los valores de Gm que deben usarse en las 
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leyes constitutivas son 30 por ciento mayores que los de G. 

De lo expuesto resulta que para la mampostería, antes de su- 

frir fallas y con referencia a ejes ortogonales uno de los cua 

les coincide con la dirección de las hiladas, la relación ma- 

tricial entre esfuerzos y deformaciones (cc 2.1) está dada por: 

1 	v 	0 

y 	1 
m 

o 	o 	g 

2.5 

donde g = Gm  (1 - 121)/Em . Nótese que las propiedades elásticas, 

y consecuentementela matriz. Dm , no son las mismas en cualquier 

otra dirección; podrían obtenerse utilizando la expresi6n 2 

aunque esto no fue necesario porque las direcciones de los ejes 

globales coinciden con las empleadas para definir la matriz 

da por 2.5. 

Como los esfuerzos y deformaciones por cortante son muy impor-

tantes en muros de mampostería debe tenerse especial cuidado 

en la determinaci6n de Gm . Más adelante se propone la forma 

de calcular esta cantidad a partir de ensayes de compresión 

diagonal en muretes cuadrados. 

2,3.2 Falla por tensión 

El agrietamiento por tensión es uno de los mecanismos de falla 

más frecuentes en muros de mampostería sujetos a cargas late-

rales. Johnson y Thompson han estudiado la resistencia a es- 
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te; tipo de falla utilizando una prueba similar al ensaye bra- 

sileño para evaluar la resistencia a tensión del concreto (ref 

18); para ello construyeron discos de mampostería con piezas y 

morteros de buena calidad, de 25 pulgadas de diámetro, y los 

sometieron a fuerzas de compresión en la dirección de un día- 

metro (fig 4), lo que origina tensiones en la dirección perpen 

dicular. Haciendo variar la orientación de la carga con res- 

pecto a las hiladas determinaron cómo influye la dirección de 

los esfuerzos con respecto a las mismas en la resistencia a 

tensión de la mampostería. Sus resultados tienen la forma ti- 

pica mostradá en la fig 4, y muestran que la resistencia en 

cuestión es máxima cuando los esfuerzos de tensión son parale- 

los a las hiladas y mínima cuando son perpendiculares. Se 

puede aprectarque la resistencia es menor cuando se emplean 

morteros con mayor relación agua/cemento. En la mayoría de 

los casos el agrietamiento se produjo a través de piezas y 

mortero a lo largo del diámetro en tensión,aunque para direc- 

ciones cercanas a la perpendicular a las juntas (0 = 67.5° en 

la fig 4) algunas grietas se desviaron del diámetro citado y 

siguieron por las juntas. 

Para valuar la resistencia Johnson y Thompson consideraron que 

el máximo esfuerzo de tensión que ocurre en el disco es igual 

a 2P/(ntd) donde P es la carga de compresión, d el diámetro 

del disco y t su espesor; este valor proviene de un análisis 

elástico, en el cual se considera isótropo al material. Stafford- 
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Smith y sus colaboradores analizaron los discos de manera más 

realista, usando elementos finitos para considerar que unas 

partes están formadas por mortero y otras por piezas, y conclu- 

yeron que los esfuerzos máximos de tensión son mayores que los 

calculados con la expresión anterior; las diferencias dependen 

de la relación del módulo de elasticidad de las piezas al del 

mortero y son del orden de 50 por ciento cuando tal relación 

varía entre 2 y 8 (ref 16). 

Meli y Reyes diseñaron un ensaye similar utilizando, en vez de 
• 

discos, muretes rectangulares sujetos a compresión en la direc- 

ción de una de sus diagonales (ref 3). Variando la relación en- 

tre las dimensiones de dos muretes obtuvieron resultados 

distintos ángulos de orientación de los esfuerzos con respecto 

a las hiladas. Por la facilidad de construcción y maniobrabi- 

lidad del espécimen, este tipo de prueba es adecuado como 

ye estándar para obtener un valor índice de la resistencia a 

tensión. Las figs 5 y 6 ilustran la forma del ensaye; en la 

se han dibujado también los resultados característicos para 

piezas y morteros con la calidad usual en el Distrito Federal. 

Se percibe que la variación de la resistencia con la dirección 

de las juntas es similar a la obtenida por Johnson y Thompson 

en su ensaye de discos, atinque la dispersión es mayor. Cabe 

notar que las ordenadas de la fig 6 no son esfuerzos de ten- 

sión, sino esfuerzos cortantes promedio, proporcionales a los 

anteriores. En general para ángulos O (fig 6) menores que 45* 
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las grietas en los muretes ocurrieron siguiendo la diagonal a 

tensión, atravesando piezas y mortero; para valores mayores 

(O = 63,4°) parte de las grietas se desvió de la diagonal ha- 

cia las juntas, produciendo falla combinada entre tensión dia- 

gonal y esfuerzos tangenciales (fig 5). 

Para interpretar mejor los resultados experimentales, se han 

analizado, con el método de elementos finitos, varios muretes 

sometidos a compresión diagonal. La idealización utilizada se 

muestra en la fig 7. Se consideraron las combinaciones de pro- 

piedades elásticas de los materiales indicadas en la tabla 1, 

con la finalidad de cuantificar los efectos de la relación 

Gm  /E Y de vm en los esfuerzos; en dicha tabla se incluyen 

principales resultados obtenidos. Los esfuerzos máximos y mí- 

nimos en el centro del murete se presentan también en las 

8 y 9; se nota que el esfuerzo máximo correspondiente a un 

terial isotrópico (Gm  = 0.4 y /= 0.25) difiere muy poco 

2P máximo esfuerzo de tensión que ocurre al someter a un dis- 
ntdi  

co homogéneo isótropo de diámetro d y espesor t a una fuerza 

de compresión diagonal P; esto se explica porque en las zonas 

de material que deben eliminarse para pasar de un disco a un 

murete losesfuerzos son prácticamente nulos; por ello las 

clusiones derivadas del análisis de muretes son aplicables 

bién a discos. 

La fig 8 muestra que en el centro del murete tanto el esfuerzo 
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máximo (tensión) como el mínimo (compresión) varían aprecia-

blemente con la relación GM/EM y son prncticamente constantes 

al variar vm . En particular, cuando Gm/Em  = 0.1, el esfuerzo 

máximo es aproximadamente 50 por ciento mayor que cuando dicho 

cociente vale 0.4 (material isótropo). Como se aprecia en la 

fig 9, esta variación ocurre a lo largo de toda la diagonal 

paralela a la carga. La explicación es que las deformaciones 

por cortante aumentan más rápidamente que lo que disminuye el 

valor de G 	De lo dicho se desprende que se subestima la re-

sistencia a tensión diagonal cuando G 
m  /Em  es bajo, si se uti- 

lizan al valuarla expresiones obtenidas considerando isotropía 

del material. 

Se ha denominado c* a la deformación promedio en una longitud 

de 25 cm a lo largo de la diagonal comprimida ac del muret 

e* a la deformación perpendicular (fig 7); ambas pueden m 

se experimentalmente con micrómetros. La fig 10 muestra que 

la relación c*/E* crece bastante al disminuir G /E mientras 
t c 	 m 

v se mantiene constante (igual a 0.25); así cuando G /E m m 

* vale 45 por ciento de lo correspondiente a Gm/Em  
c  

0.1. La fig 10 se puede emplear para determinar Gm/Em a partir 

de la medición experimental de c*/ *f 
 dada la gran sensibilidad 

c t 

de esta relación con respecto a la primera. Para el caso 

que Gm  /Em 	
0.3 se hizo variar vm 

a 0.15 y 0.35, sin que se 

produjeran cambios importantes en el valor de e*/ 

te que esta última relación es diferente de vm en todos los ca 

sos. 

; se advier 
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La deformación angular media y * en una zona cuadrada de 17.7 

cm de lado, concéntrica con el murete, es igual a c* 	c* (fig 
e 	t 

7); el esfuerzo cortante medio es T * 	P/(5/ 1",t), donde 1? es la 

carga diagonal, L el lado del murete (40 cm) y t su espesor. 

El módulo de cortante medio G* está definido como T /y*. En 

la fig 10 se muestra como cambia el cociente entre el módulo 

real de cortante G y G* con la relación G 
m  /E  m' • se observa que 

la variación, que es mis apreciable cuando Gm  /Em  es bajo, tie- 

ne poca importancia (de 1.22 a 1.34) y que 1.30 es un valor 

aceptable, independientemente de cuanto valgan Gm/Em  y v m  

Se concluye que el módulo real Gm es 30 por ciento mayor que 

el módulo promedio G*, y de acuerdo con Meli (ref 4) 

tre 1.3 y 3.9 de E , lo cual, en el límite superior, corres-

pondea un material isótropo. 

Para tomar en cuenta las características de la mampostería des-

critas en ésta sección, en el estudio analítico se podría con- 

'siderar que su resistencia a tensión varía como se muestra 

las fig 4 y 6 siempre y cuando la curva se pueda definir 

precisión. Como éste no es el caso se ha adoptado la 

ción de dos tramos rectos mostrada en la fig 11, la cual se 

puede definir, por ejemplo, a partir de las resistencias 

a 45  y a90 	En la fig 14 se presentan resultados de la ref 18 

(0° 22.5', 67.5° y 90°) y de la 3 (34° y 64°) en forma adi-

mensional, para apreciar la variación de los esfuerzos resis 

tentes. La dispersión proviene de la heterogeneidad de, mate- 



riales a que corresponden los datos y de la variabilidad dc pro- 

piedades de un mismo material. Se observa sin embargo que la 

variación idealizada propuesta representa las tendencias prin- 

cipales de los cambios de la resistencia con la dirección de 

los esfuerzos. En general aoc  es 1.0 a 1.3 veces a45' mientras 

que a90  esta entre 0.5 y 0.7 a45. En la fig 12 se reproducen 

resultados de las ref 3 y 18 para varios tipos de piezas y mor- 

tero, para tener una idea de los valores de a90'45 y  aoo/a45 

en los distintos casos. 

Para determinar el instante y dirección en que se agrieta la 

mampostería se debe conocer para qué ángulo a es máximo el co- 

ciente a /faa  es el esfuerzo actuante de tensión en la di-o.  

rección considerada y fa el respectivo esfuerzo resistente. 

a /f a  máximo es mayor que 1.0 se considera que se produce una 

grieta en la dirección a (fig 3) y el comportamiento del mate- 

rial queda representado por la matriz Da  de la expresión 

en la que en vez de 	debe usarse Em. Se supone que la curva 

esfuerzo deformación uniaxial rige el comportamiento del 

rial agrietado, el cual puede sufrir fallas por tensión o 

presión. 

En los ensayes de compresión diagonal se ha observado que el 

agrietamiento puede presentarse indistintamente en las piezas 

y el mortero, siguiendo una línea diagonal casi recta, o que 

manteniéndose la dirección diagonal dominante la grieta se 



propaga por las juntas (ref 4). 7"ambi6n se presentan grietas 

que en parte atraviesan piezas y mortero y luego siguen por 

las juntas. 

El agrietamiento a través de las juntas sugiere que podría apli-

carse a la mampostería un criterio de falla del tipo de Coulomb. 

Melilla tratado de interpretar los resultados del ensaye a com-

presión diagonal usando dicho criterio y ha encontrado una dis-

persi6n muy grande al ajustar las constantes necesarias para 

prededir los valores experimentales, por lo cual concluye que 

el mecanismo de Coulomb es una sobresimplificación del fenómeno 

y que la falla está influida más directamente por las tensiones 

en las juntas que por los esfuerzos tangenciales (ref 4). 

Inicialmente se incluyó en el modelo analítico presentado en 

este trabajo un criterio de Coulomb, considerando que después 

de la falla el material sufría un deterioro total de su resis-

tencia a cortante (G=0). Sin embargo, no fue posible reprodu-

cir con este criterio las fallas por las juntas en muros comple-

tos; de hecho los resultados indicaban que se producía la falla 

por esfuerzos tangenciales en forma total, es decir en todos 

los elementos del muro. 

Lo anterior confirma que es más adecuado asociar a esfuerzos 

tensión la falla por las juntas; el hecho de que las mismas 

zonas más débiles se refleja en la disminución de los esfuerzos 

resistentes cuando los esfuerzos actuantes van aproximándose a 
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la dirección perpendicular a las hiladas. Así aunque se habla 

de falla por tensión solamente, se está considerando una falla 

que con frecuencia es una combinación de tensión diagonal con 

mecanismos de Coulomb. Esto se refleja en el análisis de muros 

dando lugar a que las grietas tengan una tendencia a seguir la 

dirección de las hiladas; como ejemplo véase el muro confinado 

por castillos y dalas que se muestra en la fig 13, el cual se 

analizó para verificar los criterios de falla adoptados. 

aprecia que la grieta tiende a ser escalonada y a formar un 

angula menor que 45° con la dirección de las hiladas; en este 

caso se empleó 90/a 45  = 0.7 y acm/a 45  = 1.2. Estudiando re-

sultados experimentales Meli encontró también que la resisten-

cia a cortante de muros se correlaciona mejor con la resisten-

cia obtenida en ensayes de muretes a tensión diagonal (ref 4). 

2.3.3 Falla por compresión 

La resistencia a compresión uniaxial de la mampostería ha sido 

también estudiada por Meli y Reyes, quienes ensayaron pilas 

un nGmero de hiladas tal que la relación altura a espesor del 

conjunto fuese aproximadamente cuatro (ref 3) 	Este ensaye 

produce razonablemente los modos de falla observados en muros 

a escala natural, y las proporciones del espécimen hacen que 

las restricciones a deformaciones transversales que se intro-

ducen en sus extremos por la maquina que suministra la carga 

no tengan efectos importantes. 
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La falla de las pilas, que es frágil, se inicia generalmente 

con un agrietamiento vertical, el cual se va incrementando has- 

ta producir la inest7'ibilidad del conjunto. Hilsdorf ha propues 

to un procedimiento detallado, basado en análisis de esfuerzos 

y deformaciones de las pilas, para predecir la resistencia a 

este tipo de falla, tratando de incluir los factores que más . 

influencia tienen; dicho trabajo se limita a estados uniaxiales 

de compresión (ref 19). 

Para losfines de este estudio se consideró suficiente emplear 
• 

el critero de que la falla de compresión de la mampostería ocu- 

rre cuando los esfuerzos principales de compresión son mayores 

que el esfuerzo resistente a compresión uniaxial fm. No exis- 

ten resultados experimentales ante estados biaxiales de esfuer 

zos que permitan establecer si el criterio adoptado es correc- 

to o no; sin embargo, se piensa que es razonable y no influirá 

de manera importante en los resultados, puesto que en muros 

fetos a carga lateral, de ocurrir fallas por compresión, estas 

se presentan usualmente después del agrietamiento y se deben 

esencialmente a esfuerzos uniaxiales de compresión en la direc- 

ción paralela a las grietas.:  

Como la .falla es frágil se considera que después de ella el 

terial es incapaz de soportar esfuerzos, en tal caso la matriz 

D (ec 2.1) está formada por ceros, lo cual equivale a suponer 

que el elemento que sufre este tipo de falla desaparece. 



2.4 RelmAzo 

La curva esfuerzo-deformación uniaxial del acero que sirve de 

refuerzo a estructuras de concreto y/o mampostería es bien co- 

nocida para aceros de grado estructural, y tiene la forma tí- 

pica ilustrada en la fig 15; para los fines de este trabajo 

se le idealiza como elastoplástica, lo cual se muestra en di- 

cha figura. 

Un refuerzo con área Ar  y módulo de elasticidad Er, colocado 

. 
	 en una dirección que forma un ángulo a con eje horizontal, re- 

siste antes de fluir una fuerza igual a 

donde E es la deformación unitaria. en la dirección reforzada. a  

Como dentro de un elemento finito los esfuerzos están referí.- 

dos al área total At  se tiene: 

  

4•~M. 

Ar 
r A = E 	c r a At 

donde pa  = Ar/At  es el porcentaje de refuerzo. 

Considerando que el esfuerzo normal en la dirección 

rular y el esfuerzo cortante son nulos se concluye que 

lación entre esfuerzos y deformaciones está dada por: 
'amar ~az, 

Pa Er 0 0 

D
r 

-a 
o o o 

o o o 
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Esta matriz se transforma a las direcciones de ejes globales 

con la expresión 2.4. Si se acepta que las deformaciones de 

los refuerzos en varias direcciones a.
3 
 son las mismas que las 

.del material reforzado, la matriz que relaciona esfuerzos y 

deformaciones es: 

D 	D nat  + E Dr 
	

2.7 

Hay que notar que, como en el caso de grietas, el refuerzo se 

representa de manera continua, es decir, se supone que está 
• 

colocado uniformemente dentro de un elemento finito. 

Cuando el esfuerzo
a  es mayor que el de fluencia, se consi- 

dera que la relación entre incrementos de esfuerzos y de des- 

plazamientos es nula, lo que equivale a decir que el refuerzo 

desaparece para incrementos posteriores de carga. Deben trans 

ferirse a otros elementos los esfuerzos que exceden al de fluen 

cia. 

2.5 Zona de contacto enthe muho y manco con6inante 

En muros de mampostería rodeados por un marco confinante, 

unión entre ambos constituye una zona fácil de agrietar 

tensión o por esfuerzos cortantes. Como se conocen la orien- 

tación y localización de la posible grieta, se puede repre- 

sentarla considerando que los elementos finitos no están liga- 

dos (fig 16). La separación puede ser total como se muestra 

en la fig 17a, o un deslizamiento, como se aprecia en la f 
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17b. En el primer caso los nudos tienen los dos desplazamien- 

tos diferentes, mientras que en el segundo solamente son dis- 

tintos los desplazamientos verticales u horizontales, en co- 

.rrespondencía con la direcci6n del deslizaMiento. 

Para definir cuando ocurre una grieta es necesario calcular 

los esfuerzos que ocurren precisamente en la zona de contacto 

entre muro y marco; lo que implica determinar los esfuerzos 

en la linea ijk de la fig 17c. Es bien conocido que el méto- 

do de elementos finitos no proporciona una buena aproximación 

para los valores de los esfuerzos en los bordes de los elemen 

tos, aún tratándose de un solo material, por lo cual para de- 

terminar los esfuerzos en ijk es preferible calcular las fuer- 

zas nodales que ocurre en los elementos de mampostería (3 y 4 

en la fig 17) , las cuales actúan sobre los elementos de 

creto; dividiéndolas entre el área correspondiente se calculan 

los esfuerzos. 

Es difícil precisar la resistencia en este modo de falla, aun 

que parece estar regida por un criterio similar al de Coulomb, 

es decir, el esfuerzo resistente a podría valuarse con: 

a = oo 1- pav 

donde w es el coeficiente de fricción entre mampostería 

creto y a el esfuerzo vertical actuante. Los valores del 



fuerzo de adherencia O- o y de vi deben ser parecidos a los exis-

tentes entre dos hiladas de mampostería. Meli y Reyes han en-

contrado, en ensayes donde se provoca este tipo de falla, que 

d
o 

está entre 1 y 2 kg/cm 2, y que el valor de y' es muy unifor-

me y se halla alrededor de 0.7, independientemente del tipo de 

pieza y demortero. 

2.6 Comentatío4 

En las secciones anteriores se ha presentado una descripción 

breve de los principales modos de falla que se han observado 

en estructuras y experimentos con muros de mampostería, y se 

han propuesto criterios de falla y relaciones esfuerzo-defor-

mación para representarlos analíticamente. Pueden presentarse 

otros modos de falla y otros efectos no considerados, entre 

ellos está la falla por adherencia y anclaje del refuerzo 

que es posible idear formas de incluirla (ref 20), existe la 

dificultad de plantear criterios adecuados en términos de 

esfuerzos promedio que se calculan con el método de elementos 

finitos, lo cual obliga a utilizar mallas más finas, con 

aumento considerable del tiempo de computadora necesario; 

gen la ref 20, el tiempo de máquina necesario para analizar 

elementos aislados en flexión se duplica al incluir este modo 

de falla. 

Tampoco están considerados los esfuerzos que se pueden resis-

tir por fricción en zonas con grietas, por la forma dentada 

de las mismas. Se ha propuesto (ref 21) simular esta resisten 
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cia mediante un módulo reducilo de cortante, con lo cual la 

matriz D* para un elemento agy:ietado sería: 

D* = _a  

E 

o 

0 

O 

o 

0 

O 

o 

t3G 

2,8 

donde 0 < 1; esta expresión remplazaría a la 2.3. Debe notar- 

se sin embargo que esta aproximación no necesariamente da lu- 

gar a menores esfuerzos cortantes, porque si bien se reduce el 

valor de G, aumentan las deformaciones de cortante, lo que pue- 

de ocasionar esfuerzos mayores. Este razonamiento explica al- 

gunos resultados incongruentes obtenidos por Yuzugullu y 

Schnobrich (ref 21), que se comentarán en el siguiente capítu- 

lo, en los cuales el agrietamiento aumenta y la rigidez dismi- 

nuye al considerar para 0 un valor de aproximadamente 0.3. Por 

otro lado, hay que mencionar que la resistencia a cortante entre 

las grietas depende del ancho y de las características de rugo- 

sidad de las mismas, los cuales no pueden deducirse del trata- 

miento continuo que se propone para representarlas. Además, 

los esfuerzos que pueden trasmitirse así tienen un límite di- 

fícil de determinar. 

Un problema de origen diferente, que se puede tratar de manera 

similar, es la incorporación del efecto de espiga del refuerzo 

(dowel action), aunque subsisten las dificultades para deter- 

minar las leyes constitutivas apropiadas. En el caso de muros 



con marco confinante cs (lese7Iblo 	también los efectos 

del refuerzo transversal (estribos) en vieras y especialmente 

las columnas; por ejemplo, la evaluación de esfuerzos de confi- 

namiento podría hacerse en torminos de deformaciones perpendi- 

culares al plano del muro. 

'70 

Cuando se desea representar el comportamiento de muros ante car 

gas alternadas, es necesario definir e incorporar criterios pa- 

ra considerar el caso en que se cierran grietas previamente 

abiertas los cuales podrían plantearse en terminas de deforma 

ciones. Sin embargo, un intento de este tipo hecho por Cerven- 

ka en estructuras de concreto dio resultados muy pobres compa- 

rados con los experimentales (ref 22) , ya que es difícil 

nir las leyes constitutivas que rigen a materiales en 

dición. 

Motivos adicionales por los cuales los refinamientos menciona 

dos, y otros que seria posible incluir, no fueron considerados 

en este trabajo se citaran en el siguiente capítulo 

estudiar los resultados obtenidos con el modelo analítico 

puesto. 



ANÁLISIS NO LINEAL DE TABLEROS DE MAMPOSTERIA 

3.1 MI odo de anaLUZ4 

Se han establecido en el capítulo precedente relaciones esfuer-

zo deformación y criterios de falla, que permiten representar 

los aspectos más relevantes del comportamiento no lineal de 

los materiales que conforman tableros de mampostería. 

sis de un tablero con características geométricas 

les dadas, sometido a un conjunto de cargas en su plano 

considerarse como un problema de estado plano de esfuerzos, 

cual implica que los esfuerzos en la dirección perpendicular 

al plano del tablero son nulos: El método del elemento 

ampliamente reconocido como el más apropiado para resolver 

blemas de tal naturaleza (ref 12), es el que se utiliza 

te trabajo. 
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Básicamente, la formulación del método citado en términos de 

desplazamientos consiste en dividir la estructura en cierto 

numero de subregiones, denominadas elementos finitos, dentro 

de las cuales se prescribe la forma en que varían los despla- 

zamientos, en función de los valores correspondientes a oler-. 

tos puntos denominaos nudos. Con base en las leyes constitu- 

tivas del material, en la forma adoptada para el campo de des- 

plazamientos dentro del mismo, y en las relaciones cinemáticas 

entre deformaciones y desplazamientos, se determina la matriz 

de rigideces de cada elemento, haciendo uso del principio de 

trabajos virtuales. Estas matrices están referidas a los gra- 

dos de libertad (desplazamientos independientes posibles) de 

cada nudo. La matriz de rigideces K de la estructura completa 

se establece sumando, en el lugar que les corresponda, los 

aportes de cada elemento finito. Los desplazamientos U de 

nudos ante un sistema dado de cargas se calculan resolviendo 

el sistema de ecuaciones lineales siguiente: 

K U 

La forma rectangular de los tableros de mampostería hace apro- 

piado el empleo de elementos rectangulares; se usan aquí 

denominados rectángulos lineales. En la ref 12 se describe 

en detalle como se deduce la matriz de rigideces de estos ele- 

mentos. 
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Hay que notar que si cambian las leyes constitutivas de uno o 

varios elementos se modifican también sus matrices de rigide-

ces ypor tanto K, por lo que para el análisis no lineal es ne-

cesario usar un procedimiento incremental que permita tomar en 

cuenta los cambios en las leyes constitutivas de los materia-

les y las redistribuciones de esfuerzos a que dan lugar. En es 

te trabajo se adopt6, luego de algunas pruebas numéricas, un 

procedimiento (lúe, de manera suscinta, consiste en los siguien-

tes pasos: 

a. Se forma la matriz inicial de rigideces de la estructura. 

b. Si hay cargas verticales se calculan los desplazamientos y 

esfuerzos que producen. 

c. Se lee un incremento de cargas laterales IP; si es nulo, 

el proceso termina en este paso en caso contrario: 

c.1 Se calculan los desplazamientos y esfuerzos totales. 

Si los desplazamientos laterales son excesivos 

ceso termina. 

c.2 En cada elemento se revisan los criterios de falla 

rrespondientes a los materiales que lo constituyen 

al estado en que se encuentran. Si no se detecta pin- . 

guna falla se reinicia el paso c. 

c.3 Se determina cual de los elementos que pueden fallar 

es el más crítico, es decir, el que fallarla primero. 

c.4 Se modifican la matriz de rigideces del elemento mas 

critico y la de la estructura completa. 
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c.5 Se calculan los incrementos de desplazamientos y de 

esfuerzos debidos a la redistribución de esfuerzos 

que el elemento más crítico ya no puede soportar, y 

se regresa al paso c.2. 

Para evitar incrementos muy altos de carga se controlaron los 

desplazamientos Au, fijando un límite para un nudo determina- 

do y escalando, en su caso, el incremento AP de modo tal que 

dicho límite no se excediera. 

El procedimiento expuesto permite seguir en forma correcta el 

orden de agrietamiento o fluencia de los materiales, si bien 

requiere de un importante tiempo de computadora, aspecto que 

se trata en la sección siguiente. 

De acuerdo con lo propuesto en el capítulo precedente 

determinar si un elemento sufre o no cierto tipo de falla 

calcula la relación 4 	a 	 a donde 	es el esfuerzo r  

te y a el resistente; cuando 4 > 1 el elemento falla, y el 

elemento más crítico es aquél al cual corresponde, en 

nivel de carga, el valor maximo de ¿. Como dentro de 

mento finito rectangular los esfuerzos varían linealmente 

cualquier dirección, para calcular ,¿ se utilizaron los 

zos aa correspondientes al centroide del 
elemento los cuales 

son también valores medios dentro del mismo. 

Cuando un elemento falla, es incapaz de soportar ciertos esfuer.  
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zas y fuerzas nodales que deben distribuirse en el resto de la 

estructura. A estas fuerzas se las conoce como de transferen-

cia y se demuestra (ref 12) que se calculan con la expresión 

f 	BT 
 2 d vol — — vol 3.2 

donde a es el vector de los esfuerzos por redistribuir-y B, 

matriz que permibacalcular las deformaciones dentro del ele-

mento en términos de los desplazamientos de sus nudos U, es 

decir: 

En el Apéndice se presenta con más detalle la forma de valuar 

las fuerzas de transferencia en función de la matriz de 

deces de los elementos. Son fuerzas autoequilibrantes y 

aplican a la estructura modificada como si fueran cargas ex-

teriores. 

Procede señalar que el procedimiento de análisis• anterior 

incluye la posible grieta entre muro y marco, para la cual 

se puede calcular la relación 9 cuando se considera que 

adherencia, esfuerzo resistente, es cero (el denominador 

anula). En este caso se adoptó un método diferente, consis-

tente en permitir que varios nudos se separen simultáneamente, 

lo cual requiere, aún cuando las cargas sean crecientes y en 
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una sola dirección, de un criterio para verificar si existen 

nudos separados equivocadamente debido a la redistribución de 

esfuerzos producida por la separación de otros; esto puede ha-

cerse revisando si la separación no da lugar a traslapes de 

elementos, es decir, verificando si los desplazamientos son 

compatibles. El procedimiento que se utilizó consiste en los 

siguientes pasos: 

a. Se determinan los desplazamientos y esfuerzos que las car-

gas exteriores producen en la estructura de acuerdo con el 

estado de agrietamiento entre muro y marco. Cori base en 

razonamientos físicos se puede establecer desde el comien-

zo un estado agrietado. 

b. Se determinan las fuerzas normal y cortante que interactdan 

entre muro y marco en los nudos crue los unen. 

b.1 Si 'la fuerza normal en un nudo es de tensión, este 

desdobla, es decir se considera como dos nudos diferen-

tes. 

b.2 Si la fuerza normal citada es de compresia se revisa 

si hay deslizamiento de un nudo sobre otro, esto 

si la fuerza cortante actuante es mayor que la resis-

tente, en cuyo caso se considera de nuevo cue el 

se convierte en dos diferentes, pero se obliga a que 

los desplazamientos normales a la zona de contacto 

gan siendo iguales. 
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c. Se verifica si son' cornatibles los desnlazamientos de nudos 

previamente separadbus, o sea, si las redistribuciones de es 

fuerzas no han dadoocl lugar a traslapes de elementos . Si hay 

incompatibilidades los nudos se vuelven a juntar, esto es, 

otra vez se los connrusidera como uno solo. 

d. Si no hay separacionmnes, deslizamientos o. reuniones de nudos, 

el proceso terminat.t.. En caso contrario se regresa al paso a. 

Con la finalidad de %nue en la etapa de comportamiento elástico 

de los materiales el g procedimiento propuesto fuera lineal, y 

por tanto el agrietaminadento resultara independiente del nivel 

de cargas, se despreozzid,aron la resistencia a tensión y los es-

fuerzas de cohesión, e.e.ez decir que la resistencia a cortante se 

tomó igual a ucr . Datado que los valores de las resistencias 

despreciadas son en tnt- calidad bajos, los resultados así obteni-

dos representan el eua so en que las cargas laterales son sufi-

cientemente altas pereza_ que los esfuerzos actuantes excedan a 

dichas resistencias, que es el de interés en el presente estu-

dio. 

El último procedirniennto expuesto no incluye el comportamiento 

inelástico de• la rnami:pposterla y el concreto. El siguiente 

so habría sido el de leo:rollo de un método que considere ade-

más las fallas de losas materiales. Sin embargo se encontró 

que el proceso de seplaración y unión de nudos no necesaria-

mente es convergente, además de que consume apreciable tiempo 
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de computadora. Teniendo presente que el propósito de este 

trabajo es obtener resultados aue sean útiles en el diseño de 

estructuras con muros de mampostería se pensó que no era jus-

tificable el desarrollo del programa integrado; este asunto 

se comenta más ampliamente en la sección 3.3. La forma de 

aprovechar otras conclusiones extraídas del análisis no lineal 

se propone y desarrolla en el capítulo 5. 

3.2 Pnognama4 pana computadona 

Se ha escrito un programa de computadora para aplicar el pri-

mer procedimiento de análisis no lineal descrito en la sección 

anterior. Se utilizó la computadora Burrougs 6700 del Centro 

de Servicios de Cálculo de la UNAM; el lenguaje empleado es 

FORTRAN IV. 

Durante la elaboración del programa se buscó aprovechar al má-

ximo las características geométricas del problema y las del 

método de análisis para reducir el tiempo de computadora. Así, 

como los elementos son rectangulares, se efectuaron analítica- 

mente las integraciones necesarias para escribir en forma ex- 

plícita sus matrices de rigideces; también, para evitar formar 

la matriz de rigideces de la estructura completa cada vez que 

fallaba un elemento, se la guardó en memoria periférica y se 

introdujeron únicamente las modificaciones necesarias. Los 

sistemas de ecuaciones se resolvieron considerando un arreglo 

en semibanda, el cual, por ser la malla muy regular se puede 
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calcular y minimizar muy fácilmente eliminándose casi todos 

los coeficientes nulos del trabajo numérico; por tanto este 

método de sólución es eficiente en este problema particular. 

En las etapas iniciales de este trabajo se probaron algunos 

métodos alternativos de análisis cuya diferencia esencial con 

el propuesto consistía en permitir que varios elementoá falla-

ran simultáneamente, teniendo criterios para detectar si exis-

tían grietas que por motivo de las redistribuciones de esfuer-

zos no debían haberse producido, esto se hacía revisando si 

las deformaciones enla dirección perpendicular a las grietas 

eran menores o iguales que cero, en cuyo caso se regresaba el 

elemento a su estado no agrietado. Estos métodos alternativos 

requieren normalmente de incrementos de carga menores que los 

utilizados en este estudio; en lo referente al tiempo de com- 

putadora no se encontraron diferencias importantes para las 

estructuras que aqui se tratan, por lo cual no es posible ser 

concluyente en este aspecto; no obstante se puede afirmar que 

con cualquier método es apreciable el tiempo necesario de com- 

putación. 

Se escribió otro programa en el cual se incluyó la posibilidad 

de separar nudos para representar el agrietamiento entre muro 

y marco confinante, utilizando los mismos elementos rectangu-

lares. El procedimiento seguido, que se expuso en la sección 

anterior, consiste en renumerar los nudos cada vez que se se- 
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paran, se deslizan o se vuelven a juntar, volviendo a generar 

y triangulizar, en cada caso, la matriz de rigideces; ya se 

ha comentado que la dificultad más importante fue que existie-

ron casos en los que no hubo convergencia. 

El tratamiento matemático de los problemas de unicidad de la 

solución, así como de la estabilidad y convergencia delos mé-

todos numéricos, escapa de los límites de este trabajo; no obs-

tante se propone aqui una forma de aprovechar las conclusiones 

de análisis no lineales, a pesar de las dificultades encontra-

das. 

3.3 Compaitacan con nezstatado4 expeAímenta/e4 

Para evaluar el procedimiento propuesto para análisis no lineal 

y las hipótesis hechas con relación al comportamiento de los 

materiales, se han analizado especímenes ensayados en trabajos 

experimentales y los resultados analíticos se han comparado con 

los de laboratorio. La atención se concentró en dos aspectos: 

comparación de las curvas carga-desplazamiento lateral y 

configuraciones de falla. En los casos analizados se ha procu-

rado cubrir los mecanismos de falla más importantes observados 

experimentalmente: falla por flexión y falla por cortante. 

3.3.1 Viga peraltada de concreto 

Cervenka (ref 22) ensayó en la Universidad de Colorado una vi-

ga peraltada de concreto, que denominó W2, cuyas característi-

cas se muestran en la fig 18. Los ensanches en el centro 
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claro y en los extremos sirvieron para trasmitir la carga y las 

reacciones. El propósito de analizar esta viga es verificar 

las hipótesis hechas para el concreto y el nétodo numérico se-

guido. Las propiedades mecánicas del concreto necesarias para 

el análisis no lineal son f' = 3650 libras por pulgada cuadrada 

(3.65 ksi) , Ec  = 2900 ksi y f t  = 0.53 ksi; se adoptó vc=0.20. 

Las propiedades del refuerzo son: f
Y 
 = 51.2 ksi y Er  = 27300 ksi. 

La idealización con elementos finitos se muestra en la fig 19, 

apreciándose que por la simetría fue necesario analizar solo la 

mitad de la viga. La carga P se dió en incrementos de 2 kips. 

En la fig 20 se muestran la configuración experimental del agrie-

tamiento y la obtenida en el presente estudio correspondientes 

a la carga máxima. En la fig 21 se comparan las curvas 

desplazamiento lateral experimental y analítica. Ambas compa-

raciones indican que el modelo analítico representa bien el 

portamiento experimental. Cervenka obtuvo con un modelo similar 

una concordancia mejor para las curvas carga-deformación (fig 21) 

lo logró utilizando una malla mucho más refinada (240 elementos 

triangulares), y no obtuvo tan buenos resultados en otros casos. 

Yuzugullu y Schnobrich analizaron también esta viga peraltada 

con elementos rectangulares formados por cuatro triángulos 

21); sus resultados se incluyen en la fig 21. Para representar 

las fuerzas cortantes que se generan por fricción mecánica en 

las zonas agrietadas emplearon un módulo de cortante reducido 
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0G, como se describe en la sec 2.6 (véase la ec 2.8) , denomi- 

nando factor de cortante a 5. Utilizaron dos mallas, la 1 

igual a la adoptada en este trabajo (fig 19) y la 2, con 63 

elementos. En la fig 21 se puede observar que con la malla 1 

la resistencia obtenida analíticamente es menor para 8 ==. 0.125' 

que cuando 8=.0.0, e incluso que, afinando la malla, se llega 

a un valor menor que el experimental con 0 = 0.125. 

Estas incongruencias se explican porque, como ya se ha mencio- 

nado, el uso de un módulo de cortante reducido no implica que 

los esfuerzos cortantes disminuyan; por el contrario, se pue- 

den generar esfuerzos de tensión mayores que los presentes an- 

tes del agrietamiento. Se concluye que es preferible emplear 

para 0 un valor nulo. Esta advertencia cabe porque adn en tra- 

bajos más recientes sobre concreto se siguen proponiendo para 

O valores entre O y 1 (ref 23 y 24). 

Tanto Cervenka como Yuzugullu y Schnobrich emplearon para esta- 

dos biaxiales de esfuerzos de compresión en el concreto el cri- 

terio de Von Mises (fig 2) y se observa que los resultados no 

difirieron de los obtenidos con el criterio de esfuerzos prin- 

cipales máximos empleado en este trabajo, confirmando que este 

dltimo criterio es aceptable para los casos en que las fallas 

de compresión del concreto son fenómeno secumdario. 

3.3.2 Muro de tabique 

Williams probó una serie de 17 muros de tabique con huecos, 
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dos llenos de mortero, ante cargas laterales cíclicas (ref 5) 

En algunos casos las cargas fueron cuasiestáticas y en otros 

dinámicas, con variación senoidal. Entre los casos de falla 

por flexión se presenta fotográficamente el muro B3, por lo 

que fue escogido para analizarlo con el modelo de elementos fi-

nitos propuesto. 

Las dimensiones, cargas y refuerzo del muro citado se muestran 

en la fig 22. El esfuerzo de fluencia del refuerzo fue 50 ksi 

y su módulo de elasticidad 29,000 ksi. Para determinar el m6- 

dulo de elasticidad de la mampostería se partió de la curva 

carga deformación experimental. Previamente se verificó que 

para muros empotrados en la base, con relación de aspecto b/h 

comprendida entre 0.5 y 2.0, (fig 23) la expresión 

Ph3 
4.  Ph 

3E1 GA 

proporciona con excelente aproximación para el desplazamiento 

lateral d debido a una carga lateral P; b es el ancho del 

h su altura, I y A el momento de inercia y el área de su sección 

transversal, E el módulo de elasticidad y G el de cortante. La 

fig 23 muestra que los errores de la expresión 3.1, en compara-

ción con resultados del mdtodo del elemento finito (que en 

caso se puede considerar exacto) son menores de 4 por ciento. 

Teniendo presente que los materiales con que fue construido 

te muro, en especial el mortero, fueron de muy buena calidad, 
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se puede aceptar que G= E/2(1-P)); y se consideró igual a 0.3. 

Con estas suposiciones se deduce de la ec 3,1 una rigidez ini- 

cial muy cercana a la experimental cuando E = 15 000 ksi (fig 

25), por lo que este fue el valor considerado en el modelo ana- 

lítico. 

Se supuso una resistencia a compresión fm  de 9.0 ksi, valor de 

los más altos obtenidos por Williams probando pilas formadas 

por 3 medias piezas. Estas pilas son más esbeltas que las pro- 

puestas para obtener un valor índice de la resistencia por Meli, 

en las que posiblemente se obtendrían resistencias mayores. Sin 

embargo, en el muro B3 no se produjeron fallas por compresión, 

por tanto no fue necesario calcular con mayor precisión la re- 

sistencia a ese tipo de esfuerzos. 

Como Williams no efectuó ensayes de muretes en compresión dia- 

gonal se estimó la resistencia a tensión de la mampostería 

para esfuerzos a 450  con respecto a las hiladas, empleando 

fig 8, según la cual, para un material isotrópico o45  = 0 63 

donde v* es la resistencia a cortante promedio en ensayes de 

muretes en compresión diagonal. Según Meli v* se puede calcu- 

lar como /Tm  (ref 4). 

Se hicieron las transformaciones necesarias de unidades y se 

obtuvo a45  = 0.3 ksi. Para aoo 
 se consideró 1.2 x 0.3 	0.36 

ksi y para 090, 0.7 x 0.3 = 0.20 ksi; el incremento y la re- 

ducción de 20 y 30 por'ciento son los promedios de los resul- 

tados obtenidos por Johnson para mamposterías construidas 

• 

en' 



Estados Unidos, con materiales similares (fig 4 y 12). 

En la fig 24 se presenta la malla de elementos finitos empleada 

y la configuración de agrietamiento resultante; ésta coincide 

bastante con la observada experimentalmente (fig 22). En la 

fig 25 se comparan las curvas carga-desplazamiento lateral ana-

lítica y experimental, que también son muy similares entre sí. 
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En este caso la resistencia del muro estuvo regida por la fluen-

cia del refuerzo y por ello se predice con bastante precisión; 

la buena representación del agrietamieñto y de toda la curva 

carga deformación indica que el modelo analítico propuesto re- 

produce satisfactoriamente los casos en que domina la flexión, 

y que la estimación hecha de las propiedades de la mampostería 

fue acertada. 

3.3.4 Muro de bloque sin carga vertical 

Como parte del programa experimental llevado a cabo en el Ins-

tituto de Ingeniería, Meli y Salgado ensayaron 20 muros 

drados de bloque de concreto tipo pesado ante cargas laterales 

monotónicas (ref 2). El refuerzo se colocó dentro de algunos 

huecos rellenos con mortero de cemento y arena en proporción 

1:3. Las propiedades mecánicas de este tipo de mampostería 

fueron estudiadas por Meli y Reyes dentro del referido programa, 

y se tienen los siguientes datos: el módulo de elasticidad 

2 
30,000 kg/cm2, la resistencia a compresión, f 	70 kg/cm m t 

la resistencia cortante promedio v* en muretes sujetos a com- 



presión diagonal, 5.8 kg/cm2  (ref 3). 

El mortero con que se construyeron estos muros es de los mejo- 

res que se emplean en México; por tal razón, y en ausencia de 

información experimental sobre la relación Gm/Ene  para este ca- 

so, se adoptó para Gm  el valor Em/2(14-vm), considerando vm  = 0.3 

(esto es, Gm  = 0.38 5). La resistencia a tensiones a 45' con 

respecto a las hiladas a45  es, según la fig 8, 0.62 x 5.8 

3.1 kg/cm2  . a 	se tomó igual a 0.55 a 	y a 	= 1.1 a ' oo 	 45' 	90 	45 

que son los porcentajes que se sugieren en la fig 12 para la mam- 

Posterla de bloque. 

Para tomaren cuenta el efecto del mortero que rellena los hue— 

cos en las zonas donde se colocó el refuerzo las propiedades me- 

cánicas se aumentaron en 50 por ciento, valor un poco menor 

el correspondiente a la relación área bruta sobre área neta, 

puesto que 	el mortero es un material más débil que el bloque. 

De los 20muros tratados en la ref 2 se escogió el. llamado 508 

para analizarlo con el modelo propuesto, porque al ensayarlo 

se observó que rigió la falla por cortante, y por tanto se pue- 

de juzgar cómo funciona el modelo analítico para este tipo 

falla. Las características geométricas y de refuerzo del 

en cuestión se aprecian en la fig 26; la carga lateral 

có a través de una dala de 0.20 x 0.20 m. En la fig 27 

tra la idealización con 100 elementos finitos cuadrados. 

45 
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La configuración de falla obtenida analíticamente se presen- 

ta en la fig 28, y en la 29 la observada en el laboratorio; 

comparándolas se aprecia que la tendencia general de las grie- 

tas de flexión, horizontales, y las de cortante, diagonales, 

se reprodujo bien con el análisis, aunque las zonas agrietadas 

son un poco más amplias que las experimentales. Esto se debe 

a la forma continua empleada para representar las grietas. Ade- 

mas, si se hubiese incluido un criterio de verificación apro- 

piado, posiblemente se habría encontrado que algunas grietas se 

cierran al abrirse otras; esto no se hizo porque a más de que 

se logró representar el mecanismo de falla, después se comprobó 

(veáse el cap 5) que el ancho de la zona agrietada no influye 

apreciablemente en la rigidez lateral ni en los esfuerzos crí- 

ticos. 

Analíticamente se encontró que la falla final del muro fue por 

agrietamiento y luego aplastamiento por compresión en la es- 

quina opuesta a la cargada (fig 28); esto no ocurrió experi- 

mentalmente, pero es un tipo común de falla observado 

yes de muros, sobre todo en los casos en que rige la tensión 

diagonal (ref 2, 5). Inclusive, advirtiendo que esta falla 

da lugar a un deterioro importante de rigidez y resistencia 

en el muro, Priestly y Bridgeman encontraron experimentalmente 

que el comportamiento de muros con falla de cortante mejora 

manera considerable si se confina, mediante placas de acero, 

las esquinas en cuestión (ref 25). Esto hace ver que la 

en, ensa • - 



predicha analíticamente es realista. 
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La fig 30 es una comparación de las curvas carga-desplazamien-

to lateral experimental y analítica, que son bastante simila-

res entre sí, salvo en una pequeña parte final, porque en el 

modelo analítico no se incluyeron criterios para considerar 

disminuciones de carga. Es interesante notar que el deterioro 

de la rigidez lateral, debido en su mayor parte a agrietamien-

tos a través de las juntas (fig 29), es bien representado por 

el modelo propuesto; lo mismo sucede con la resistencia. 

3.3.5 Muro de bloque con carga vertical 

Otro de los muros de bloque probados por bien y Salgada (511 

en la ref 2) difiere del anterior en que no tiene las dos va-

rillas de refuerzo centrales y en que se le aplicó previamente 

una carga vertical de 30 ton con distribución uniformm (fig 31) 

Esta carga, la mas alta de las empleadas en la serie de prue-

bas de la ref 2, produce un esfuerzo vertical promedao de 

kg/cm
2  sobre la sección bruta del muro. Se encontró que la 

carga vertical ocasionó un aumento de la resistencia a cargas 

laterales con respecto a la de un muro idéntico ensayado sin 

carga vertical. En este muro la carga lateral resistente fue 

34 ton, mayor que las 20 ton que resistió el muro 508 a pesar 

de tener un par de varillas más de refuerzo. 

Se empleó la misma idealización con elementos finitos que en 

el muro 508 (fig 27), y tal como se hizo experimentalmente se 
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aplicó primero toda la carga vertical y luego, por incrementos, 

la carga lateral. Las configuraciones de falla analítica y ex 

perímental sé muestran en las fig 32 y 33, respectivamente. La 

comparación es buena porque, a pesar de que el análisis dispersa 

las zonas agrietadas, se predijo el mecanismo de falla, que fue 

un agrietamiento por tensión diagonal y fallas por compresión a 

lo largo de la diagonal agrietada y en la esquina opuesta a la 

de carga. La comparación de curvas carga-desplazamiento lateral 

(fig.  34) es también buena salvo, otra vez, la parte donde la car 

ga lateral disminuye. En particular, se predijeron con buena 

precisión larigidez del muro y su resistencia. 

3.4 Conc/u4íone4 y comentaitío4 

Al comparar resultados del modelo analítico propuesto con los 

de trabajos experimentales se ha constatado en forma global 

validez de las leyes constitutivas y criterios de falla adopta- 

dos para los materiales, de los valores dados a las propieda- 

des de los mismos, y del procedimiento y métodos numéricos em- 

pleados en los programas para computadora. 

La congruencia entre resultados analíticos y experimentales 

indica que el«modelo reproduce bien el comportamiento de muros 

de mampostería ante cargas laterales crecientes, tanto cuando 

rige la falla por flexión como por cortante. En particular, 

para el caso de agrietamiento por cortante la representación 

analítica simula bien grietas através de las piezas o de las 
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juntas, si el criterio de falla se basa en datos provenientes 

del ensaye de muretes a compresión diagonal (fig 5) y se asig- 

na una resistencia a tensión variable entre un mínimo para es- 

fuerzos perpendiculares a las hiladas y un máximo para esfuer- 

zos paralelos a las mismas (fig 12). 

En cuanto a las fallas por compresión en la mampostería es ade- 

cuado el criterio de esfuerzos principales, basando la resisten 

cia en ensayes de pilas pequeñas (ref 3). 

Para mejorar los métodos analíticos se requieren aún investiga- 

ciones experimentales y teóricas tendientes a formular leyes 

constitutivas para incorporar otros tipos de falla y otras eta- 

pas de comportamiento, tales como las fallas nor adherencia, 

el efecto de espiga del refuerzo, efectos de confinamiento 

estribos, y descargas en los distintos materiales. Existen 

trabajos recientes en esta dirección para concreto reforzado, 

empleando identificación de sistemas (ref 20), pero en ellos 

se reconoce que en su forma actual los modelos propuestos 

demasiado caros para su uso en análisis de estructuras comple- 

tas como los muros que aquí interesan, debido a que requieren 

mucho tiempo de computadora. 

Otra limitación proviene de problemas numéricos. Como es ne- 

cesario detectar las zonas de concentraciones de esfuerzos, 

se requiere en general mallas finas de elementos finitos, lo 

que lleva a manejar matrices y sistemas de ecuaciones más 
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grandes que los requeridos en análisis eJ.ásticos y, cualquie- 

ra que sea el procedimiento que se adc...)pb 	para el análisis no 

lineal, el problema se tiene que resolver): varias veces para in-

troducir los cambios de rigidez y las recdistribuciones de es-

fuerzos debidos a fallas de elementos. además, hay que efec-

tuar estas operaciones con bastante preees sión, porque varios 

de los resultados son acumulativos y los errores se van suman- 

do; por ejemplo, durante el proceso de prr-ueba de los programas 

escritos para este trabajo, un caso se corrió en una máquina 

IBM 370 (7-8 cifras de precisión) y tambdAn en una Burroughs 

6700 (11 cifras); aunque para los primeros incrementos de car-

ga los desplazamientos, esfuerzos y agritamientos fueron 

iguales en el dltimo incremento de carga se predijo agrieta-

miento en elementos diferentes. Todo el D.íz conduce a tiempos 

apreciables de computadora por ejemplo t' fon6 1100 seg resolver 

el muro 511. 

Estos problemas serían todavía más serios si se considerase 

posibilidad de descarga y de análisis dinámico, pues el neme-

ro de incrementos de carga seria mayor. esta observación di-

ficulta el uso de métodos que se ocurren buenos para problemas 

no lineales resueltos en pasos sucesivos =colo el de Gauss-Seidel„ 

porque a pesar de que la solución de un paso dado constituye 

una buena base de partida para el paso stliguiente, se tienen 

que hacer varias iteraciones para logra= precisiones del or-

den de 10 cifras. 
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Lo anterior no significa sin embargo que los métodos propues- 

tos no tengan utilidad práctica. El contar con una forma ade- 

cuada de representar agrietamientos y fallas por compresión 

puede ser útil para estudiar analíticamente estados prestable- 

cidos de falla. Así, en el curso de un trabajo experimental 

se puede tener una mejor interpretación de resultados anali- 

zando algunas etapas de las configuraciones de agrietamiento 

observadas, para tener estimaciones confiables de esfuerzos y 

deformaciones en todo el espécimen. Otras posibles aplicacio- 

nes son los estudios paramétricos de la influencia de ciertos 

tipos de deterioro de los materiales en las propiedades globa- 

les de los elementos estructurales; en el capítulo 5 se pre- 

senta siguiendo esta idea, un análisis de como una grieta 

diagonal afecta la rigidez lateral y las concentraciones de 

esfuerzos en muros de mampostería confinados por marcos. 

ventaja de este tipo de aplicaciones es que, al estar prefija- 

da la situación de falla de los materiales que se desea 

diar, el análisis se puede reducir hasta un solo paso 

en el caso de comportamiento elástico. 



ANALISIS SISMICO DE MODELOS HISTERETICOS QUE REPRESENTAN 
EL COMPORTAMIENTO DE MUROS DE MAMPOSTERIA 

4 .1 	Ántecerientes y alcance 

El prop6sito de las investigaciones realizadas en el Instituto 

de Ingeniería sobre muros de mampostería fue conocer mejor su 

comportamiento sísmico, para ello se hicieron 58 ensayes ante 

cargas laterales alternadas (ref 1, 2, 4). Con objetivos 

lares se han efectuado otros trabajos experimentales (ref. 

7 a 11). Los resultados indican que con un refuerzo apropiado 

se puede lograr que los muros de mampostería tengan cierto 

portamiento dúctil que les permita absorber la energía trasmi- 

tida por sismos, aunque son apreciables los deterioros 

dez y de resistencia en ciclos de carga posteriores al primero. 

Se han señalado las dificultades conceptuales y numéricas 

existen para representar con modelos analíticos refinados 

el tratado en los capítulos anteriores, los casos de solicita- 
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clanes sísmicas en que tendrían que aplicarse muchos incrementos 

pequeños de carga. Por este motivo, en la literatura sobre el 

tema se ha recurrido a modelos no lineales más sencillos en los 

cuales se representan elementos o entrepisos con un solo grado 

de libertad (ref 5 y 26 a 29). Se han dedicado varios estudios 

a modelos elastoplásticos sin deterioro (fig 35a), utilizando 

acelerogramas reales o simulados correspondientes a terreno fir- 

me; la conclusión más importante es que para periodos intermedios 

y largos las deformaciones máximas son iguales a las de sistemas 

elásticos con la misma rigidez inicial, por lo que la resisten- 

cia que necesitan los sistemas elastoplásticos es igual a la de 

los sistemas elásticos dividida entre el factor ductilidad. Pa 

ra periodos cortos no es aplicable lo anterior; las demandas de 

ductilidad son mayores y se requieren resistencias más altas, y 

cuando el periodo tiende a cero la resistencia necesaria es igual 

a la masa de la estructura por la aceleración máxima del terreno, 

cualquiera que sea la ductilidad del sistema. 

Lo expuesto se considera en el Reglamento del Distrito Federal 

(ref 30) estipulando que las ordenadas de los espectros elásticos 

se pueden reducir dividiendo entre factores Q' que varían desde 1 

para périodo T = O hasta el factor de ductilidad Q para un valor 

prescrito, T', de T; cuando T es mayor que T' las reducciones son 

constantes e iguales a Q. En la fig 36 se ilustra la variación 

de Q' para Q = 2; se ha incluido también el inverso de Q' t  que 

representa la relación entre la resistencia inelástica necesaria 

Vi y la elástica correspondiente V; nótese que entre cero y T di e 
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cha relación no varía linealmente sino en for= convexa. Otros 

reglamentos modernos tienen factores de reducción similares (ref 

31) . 

Para representar a muros de mampostería en que rige la falla por 

flexión, Williams propuso el modelo con degradación simple de ri- 

gidez mostrado en la fig 35b, y lo analizó con la componente N-S 

del temblor de El Centro, para periodos iniciales entre 0.1 y 2.0 

seg, con énfasis en valores menores que 0.6 seg (ref 5). Su con- 

clusión es que las demandas de ductilidad de este modelo son simi 

lares a las de un elastoplástico sin degradación, si las ductili- 

dades son mayores que 6. Anagnostopoulos, estudiando el mismo mo 

delo con cinco acelerogramas de terreno firme, obtuvo resultados 

que confirman dicha conclusión (ref 29). 

Bazán y Rosenblueth estudiaron combinaciones de los modelos elasto 

plásticos de las fig 35 a y c. y encontraron que cuando es 

la participación del modelo con deterioro la deformación máxima es 

mayor que la del sistema elástico con iguales periodo inicial 

amortiguamiento (ref 28). A conclusiones parecidas llegaron Wi- 

lliams, quien analizó sistemas con deterioro similar al de la 

35 c (ref 5) y Anagnostopoulos, que hizo un par de análisis en 

sistemas con deterioró de rigidez y de resistencia (ref 29). 

Iwan y Gates estudiaron una familia de sistemas bilineales de 

grado de libertad con deterioro de rigidez; y propusieron siste- 

mas elásticos, con periodo y amortiguamiento equivalentes, para 

estimar la respuesta de los sistemas inelásticos (ref 32). 
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traron que cuando los sistemas tienen ductilidades moderadas y am 

plias, las respuestas para distintos niveles de deterioro no difie 

ren significativamente, pero sí para sistemas con ductilidad redu-

cida ( <2). Este estudio incluyó periodos iniciales entre 0.4 

seg y 4.0 seg, y se emplearon 12 temblores de terreno duro, 

En este capítulo se estudian modelos de un grado de libertad con 

curva carga-desplazamiento trilineal, con deterioro de rigidez 

y resistencia, propuestas por' Meli para representar el comporta-

miento de muros de mamposterla (ref 4). Se consideran las for-

mas más comunes de refuerzo empleadas en México y los tipos prin 

cipales de falla observados experimentalmente. Para fines 

comparación se analizan también modelos elastoplásticos sin dete 

rioro. 

Se emplean tres acelerogramas obtenidos en terreno duro 

registrados en terreno blando; la distinción entre las respues-

tas a ambos tipos de temblores es de importancia particular para 

el Distrito Federal donde hay vastas zonas de terreno compresi7 

ble. 

4 . 2 	ilfodeloz hi¿steitétixoz 

Meli definió los modelos histeréticos trilineales mencionados 

diante siete parámetros. Los tres primeros determinan la 

la curva carga-desplazamiento lateral inicial (fig 37); 

fracción de la carga máxima para la cual se produce el primer de-

terioro de rigidez debido al agrietamiento, a mide el 

plazamiento que admite el muro. Para cargas alternadas los resol 



• 

56 

tallos experimentales justificar 	:nsiderar que todo el deterioro 

se produce en el segundo ciclo; se acepta que el corr3ortamiento es 

elástico, sin deterioro, hasta la carga de agrietamiento, y que 

entre esta y la carga máxima se presentan ligeros deterioros de 

rigidez y resistencia, que crecen apreciablemente para desplaza- 

mientos más grandes (fig 38). Estas características se precisan 

mediante las relaciones Vh/Vm entre las cargas máximas Vh 
en un 

ciclo histerético estable (deteriorado) y Vm  en el ciclo inicial, 

y Ah/Am; Ah  y Am  son las áreas encerradas en los lazos histeréti 

cos deteriorado e inicial, respectivamente; los valores de ambas 

relaciones para el desplazamiento en que se alcanza la carga má- 

xima y para el desplazamiento límite (c u0  y C2 uo  en la fig 37) 

constituyen los cuatro parámetros restantes del modelo (fig 38) 

Los valores de los parámetros citados propuestos con base en re- 

sultados experimentales, se dan en la tabla 2, que ha sido ela- 

borada con datos de la ref 4 para cuatro casos de estructuraci6n 

y tipo de falla. El caso 1 representa muros confinados por cas- 

tillos y dalas que fallan por flexión y tienen cargas verticales. 

bajas o intermedias (que no exceden el 30 por ciento de su 

tencia a compresión); el comportamiento correspondiente se 

cia en la fig 39; se observa que la ductilidad, medida por a2 
 /0 

es apreciable, y que el deteioro, cuantificado con Vh/Vm  y Ah/Am, 

no es drástico. El caso 2 se refiere a muros con refuerzo 

rior, con cargas verticales bajas o intermedias; el comportamien 

to, ilustrado en la fig 40,es menos dúctil que en el caso ante- 

rior y el deterioro es mayor, sin ser severo. Los mismos 

• 
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Cros describen el comportamiento de muros de piezas macizas confi 

nados por marcos de concreto(muros diafragma) cuyas esquinas tie 

nen refuerzo suficiente para resistir las fuerzas cortantes que 

el muro les trasmite. Los casos 3 y 4 corresponden a muros de 

piezas huecas, confinados por marcos o por castillos y dalas, y 

a muros con refuerzo interior en que rige la falla por cortante; 

se caracterizan por poca ductilidad (valores bajos de a2//) y 

fuertes deterioros de resistencia, rigidez y capacidad de absor-

ción de energía (valores bajos de Vh/Vm  y Ah/Am  ); las curvas 

histéreticas correspondientes se presentan en las fig 41 y 42. 

Las principales razones del mal comportamiento son la destruc-

ción progresiva de las esquinas de los muros, incluyendo casti-

llos si los hay,y el desprendimiento de las paredes de las pie-

zas huecas. Nótese que los cuatro casos se han numerado de 

jor a peor comportamiento histerético. 

Se han incluido en la tabla 2 los valores de Q* = a 
2
/a cocien 

te entre la deformación máxima y aquella con que se alcanza 

mayor resistencia (fig 37); Q* es una medida de la ductilidad de 

los sistemas trilineales y,segCn se percibe en la fig 43, tam-

bién mide el deterioro, puesto que todos los parámetros que de-

finen a éste disminuyen al decrecer Q*. Además se dan en la ta-

bla 2 las relaciones entre las rigideces secantes k
1 
 e iniciales 

ko (fig 37), que se emplean para determinar los periodos de sis-

temas elásticos cuya respuesta se busca correlacionar con la de 

los sistemas inelásticos trilineales. 

Para fines de análisis inelástico los modelos histeréticos deben 
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definirse para cualquier situación de carga y descarga, y no so-

lo para amplitudes prefijadas de desplazamiento. Como primer pa 

so en este sentido se reprodujeron los modelos trilineales me-

diante la superposición a distintas escalas de los modelos elas-

toplásticos sencillos presentados en la fig 35; esto se muestra 

en las fig 39 a 42, en las que se comparan los valores experimen 

tales de los siete parámetros que definen los ciclos histeréti-

cos (tabla 2) con los obtenidos combinando modelos elastoplásti-

cos, y se encuentra que las diferencias son mínimas. Como los 

modelos sencillos están definidos en forma precisa para todo ti-

po de carga (fig 35), su superposición también lo esta; aunque 

no se cuenta con información experimental suficiente para verificar 

la validez de las leyes de carga y descarga resultantes para pa 

sos intermedios entre ciclos completos /  se piensa que son acepta 

bles puesto que se reproducen todos los parámetros deducidos ex-

perimentalmente y porque los modelos elastoplasticos están basa-

dos en conceptos físicos y en resultados experimentales. 

4 . 3 Alicte.h54.6 díndmíco 

La ecuación de equilibrio dinámico para sistemas de un grado de 

libertad ( el desplazamiento u ) se escribe: 

mü + cú + F(u) = ml 

m es la masa del sistema, c la constante de amortiguamiento 

coso, F(u) la fuerza restitutriz no lineal dada por los modelos. 

trilineales y s el desplazamiento del terreno; el punto denota 
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derivación con respecto al tiempo. Dividiendo la ec 4.1 entre m 

y definiendo wo ="ko/m 
r= 021/kora; y f(u)= F(u)/m,donde ko es la 

rigidez inicial. del sistema (fig 37 ), se obtiene: 

+ 2 ty,voil 	f(u) = 	1 

Esta ecuación se integró numéricamente con el método 0 de Newmark 

con 0 = 1/6 (ref 33). Se emplearon intervalos de integración en 

tre 0.001 y 0.01 seg, correspondiendo los valores menores a los 

periodos iniciales ( To = 27r wo ) más pequeños. Existen otros 

métodos numéricos, o pueden usarse diferentes valores de 0, sin 

embargo, para intervalos de integración menores que T /10, como 

los aquí empleados, todos conducen prácticamente a los mismos re 

sultados y consumen el mismo tiempo de computadora (ref 29, 34 

35). 

Para verificar el método numérico y el programa para computadora 

se hicieron comparaciones con resultados algebraicos para mode- 

los bilineales; para tener una idea de los intervalos de integra 

ción con los que se logra convergencia se analizaron varias 

ces algunos casos, con acelerogramas de temblores reales redu- 

ciendo los intervalos hasta que no se produjeran cambios signifi 

cativos en los resultados de interés. 

Se estudiaron sistemas con periodos iniciales To  iguales a 0.1 

0.4, 0.6 y 0.8 seg; este intervalo cubre la mayoría de los edifi- 

cios en que los muros de mampostería son los principales elemen- 

tos resistentes a cargas laterales. 
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En una estructura el amortiguamiento depende del nivel de daño; 

en los muros de mampostería, en que las grietas frecuentemente 

van por las juntas, es posible disipar cantidades apreciables de 

energía por fricción mecánica, por lo que pueden esperarse altos 

valores de amortiguamiento. En este estudio se consideró en to- 

dos los casos que el porcentaje de amortiguamiento crítico es 

constante e igual a 5; este valor se juzgó razonable para los re- 

sultados que aquí interesan, que son comparaciones de respuestas 

inelásticas con elásticas. 

El procedimiento de análisis consistió erl determinar, por tan- 

teos, la resistencia Vm  que necesita un sistema inelastico para 

que el mayor valor de u en la ec 4.1 sea cercano, pero menor que 

el máximo desplazamiento que admite el modelo trilineal respec- 

tivo 
2 

uO  (fig 3 7) 	Para cada caso se calcularon también las 

resistencias máximas Vo y V1 que requieren dos sistemas elásticos 

con la misma masa, el primero con rigidez ko  y el segundo con 

gidez k1  (fig 37), con el propósito de compararlas con Vitt. 

Se usaron .seis acelerogramas de sismos reales que se listan en la' 

tabla 3; los primeros se registraron en terreno duro y tienen pe- 

riodos dominantes menores que 0.6 seg, y los siguientes, en terre 

no blando, poseen periodos dominantes entre 1.4 y 2.6 seg; se pu- 

dieron así distinguir las respuestas a uno y otro tipo de temblo- 

res. Los espectros elásticos y otros datos de los acelerogramas 

citados se encuentran en la ref 36; en la fig 55 se muestran los 
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espectros de seudoaceleraciones de los temblores de terreno blan 

do. 

No es sencillo efectuar comparaciones con resultados de otras in 

vestigaciones porque se emplea diferente 'lamer() de acelerogramas, 

por lo comen correspondientes a temblores distintos ( o a distin 

tas versiones del mismo temblor), no se usan los mismos métodos 

ni intervalos de integración, y difieren los criterios para obte 

ner los resultados y la forma' de presentarlos. Por ello se deci 

di6 analizar también sistemas elastoplásticos sin degradación 

(fig 35a ) con los mismos temblores y con periodos iniciales en-

tre 0.1 y 1.0 seg. y se determinaron los valores de la resisten-

cia de fluencia V requeridos para que no se exceda el desplaza-

miento máximo admisible u (igual a Qu
Y 
 ) correspondiente a una 

ductilidad Q. Se adoptaron para Q los valores 4 y 6, que consf-

dera el Reglamento del Distrito Federal para estructuras a base 

de marcos diseñados para tener comportamiento ddctil. 

4.4 Ruuttado4 

4.4.1 Temblores en terreno duro 

Para cada uno de cuatro modelos trilineales descritos en la sec-

ción 2 se calcularon los cocientes Vm , resistencia inelastica re 

querida, sobre V
o 
 , resistencia requerida por sistemas elásticos 

con el mismo periodo inicial To, correspondientes a cada temblor. 

Paraunvalorfijode To  se obtuvieron las medias desviaciones 
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estándar y coeficientes de variación de dichos cocientes para 

temblores de terreno duro; los resultados se presentan en la ta-

bla 4 y en las fig 44 a 47, donde se han dibujado las medias y 

estas más las desviaciones estandar. Las operaciones se repitie-

ron con los cocientes Vm sobre V1, resistencia requerida por sis-

temas elásticos con periodo T1  (con rigidez secante y, los re-

sultados se incluyen en la tabla y figuras citadas. 

Se observa que para los cuatro modelos la relación V
m 

 /V
o 
 crece 

conforme disminuye el período inicial del sistema, para todo el 

intervalo de valores tratados ( 0.1 < To  < 0.8 seg ) con tenden 

cia a ser constante entre 0.6 y 0.8 seg. Los coeficientes de va-

riación de Vm/Vo  están entre 0.08 y 0.42 y en general son más al-

tos para períodos cortos. 

Los resultados referentes a Vm/Vi  muestran que en los cuatro ca- 

sos estudiados, para periodos T1  menores que 0.5 seg, esta rela-

ción disminuye al crecer T1, y luego permanece casi constante, 

con una ligera tendencia a crecer en los casos 3 y 4. En todos 

los casos es aceptable considerar para T 1 	0.3 seg, que la me-

dia de Vm  /V1  es constante, menor que 1, y que para períodos meno 

res crece hasta 1 cuando T1 es cero, así se tiene una variación 

similar a la que implican los faCtores de reducción por ductili-

dad que estipula el Reglamento de Construcciones para el Distrito 

Federal (fig 36); esta conclusión no es aplicable a Vm  /V o COMO 

se advierte en las fig 44 a 47. 
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Los coeficientes de variación de Vm/V1 están entre 0.04 y 0.33, 

y para períodos entre 0.1 y 0.5 seg son menores que los de 

Vm/Vo; esto se aprecia si se comparan las diferencias entre valo 

res medios y estos más las desviaciones estándar en las fig 44 a 

47. 

Si se adopta un criterio de igualación de energías al desplaza- 

miento máximo para el modelo trilineal y para el sistema elásti- 

co con rigidez secante kl, como se ilustra en la fig 48, se en- 

cuentra que la relación entre las resistencias inelástica y 

elástica es 1/v/2Q* - 1, lo cual da una estimación conservadora 

de las medias de Vm/V para T1  > 0,3 seg, y es aproximadamente 

igual a dichas medias más la desviación estándar, como se perol- 

be claramente en las fig 44 a 47. Esta conclusión permite compa 

trilineal que tienen dis 

de esperarse, mientras más 

ductilidad se tiene ( y de acuerdo con la fig 43 menos deterioro), 

mayores son las rekucciones que por comportamiento inelástico 

pueden aplicar a las resistencias elásticas requeridas. 

Los resultados para modelos elastoplásticos sin degradación están 

en la tabla 5 y en la fig 49, para factores de ductilidad Q = 4 y 

Q = 6. En ambos casos la relación entre las resistencias necesa- 

rias para un sistema elastoplástico V
Y
, y la del sistema elástico 

con el mismo periodo inicial, Vo' es función decreciente del Ferio 

do cuando este vale menos que 0.6 seg; entre 0.2 y 0.4 seg la me- 

rar los cuatro casos de comportamiento 

tintas Q*,1, se encuentra que, como era 



dia de V 
Y 
 /V
0 
 puede estimarse como 1//2Q --1 (criterio de iguala- 

ción de energías) y de 0.6 seg en adelante como 1/Q; esto confir— 

ma resultados de investigaciones anteriores (ref 27 y 29). Los 

coeficientes de variación tienen el valor máximo 0.42 cuando 

To  = 0.1 seg y disminuyen para periodos mayores en que valen apro 

ximadamente 0.2. 
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En la fig 49 se incluyen las reducciones por ductilidad que pres—

cribe el Reglamento del Distrito Federal (ref 30) ; se nota que las 

medias de V
Y 

 /V
o 
 exceden dichas reducciones para períodos mayores 

que 0.1 seg cuando Q = 6, y entre 0 15 y 0.6 seg cuando Q = 4. 

Los valores de las medias más las desviaciones estándar de V /V 
Y o 

son mayores que las reducciones en todo el intervalo de periodos 

estudiado. 

Si se comparan los resultados obtenidos con el modelo trilineal 1 

(Q* = 4) con los correspondientes al modelo elastoplástico con 

Q = 4, mediante las fig 44 y 49 o las tablas 4 y 5, se aprecia que 

las medias de V /V y de V /V son muy parecidas en todos los pe-- m 1 	y o  

riodos considerados. Comparando las fig 35b y 39 se observa 

el modelo 1 es prácticamente elastoplástico con degradaci6n 

ple y con factor de ductilidad 4, por tanto estos resultados 

congruentes con los de Williams quien encontró que para ductilila 

des medianas y grandes las respuestas de los modelos elastoplásti 

cos sin degradación y con degradación simple son prácticamente 

las mismas (ref 5). 
• 



4.4.2 Temblores en terreno blando 

Los resultados para temblores registrados en terreno blando se 

presentan de la misma forma que los referidos a terreno duro. En 

la tabla 4 se encuentran las medias, desviaciones estándar y coefi 

el entes de variación para los cuatro modelos trilineales tratados, 

y en las fig 50 a 53 se muestran las medias y éstas más las des- 

viaciones estándar. 

Los valores correspondientes a Vm  /Vo  indican que las medias de es 

ta relación disminuyen siempre al crecer el período, salvo en el 

caso 4 en que se mantiene constante entre 0.1 y 0.2 seg. Los coe 

ficientes de variación están entre 0.03 y 0.35; en oposición al 

caso de terreno duro, los valores menores ocurren para periodos 

mas cortos. 

Invariablemente las medias de Vm/Vo  son mayores que las correspon 

dientes en terreno duro;esto se debe a que los sistemas estudiados 

inicialmente tienen períodos menores que los dominantes en temblo- 

res de terreno blando, situación que no cambia en un sistema elás- 

tico, pero sí en los inelásticos, en los cuales se producen dismi- 

nuciones de rigidez importantes y consecuentes aumentos de periódo, 

que conducen a los sistemas a zonas de ordenadas espectrales más 

altas; para temblores en terreno duro los aumentos de perlado usual 

mente producen el efecto contrario. Nótese que en el caso 4, el de 

peor comportamiento, en periodos cercanos a cero se obtienen valo- 

res medios de Vm  /Vo  mayores que 1, o sea que la resistencia inelás 

65 
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tica requerida es mayor que la elástica, esto es, no existen re- 

ducciones sino amplificaciones debidas al comportamiento inelás- 

tico. 

Examinando los resultados referentes a Vm/Vi se observa que en 

los 4 casos las medias decrecen hasta T1  = 0.8 seg y luego tien- 

den a mantenerse constantes entre 0.8 y 1.1 seg, que es el valor 

máximo de T1  estudiado; en general, para T1  < 0.6 seg las medias 

de V/V1  y éstas mas la desviación estándar son menores que los va m  

lores correspondientes de Vm/Vo, y sucede lo contrario si T1  es 

mayor que 0.6. Los coeficientes de variación de Vm  /V1  están entre 

0.03 y 0.31, los valores más pequeños se obtienen para periodos 

menores que 0.2 seg y, en este intervalo, son menores que los co- 

rrespondientes de V m  /V o. 

En todos los casos las medias de Vm  /V1  son mayores que las 

para 	terreno duro, por las razones expuestas al analizar 

En el caso 4 para T = 0.13 seg la media de Vm  /V1  es 1.02, valor 

que, aunque mayor que 1, es menor que el correspondiente de Vm  /V o 

(1.05) Otra tendencia general es que la variación de las medias 

de Vm  /V1  es convexa, similar a la de las reducciones especifica- 

das por el Reglamento del Distrito Federal (fig 36); en cambio la 

variación de las medias de V m  /Vo  es cóncava. 

Se incluyen en las fig 50 a 53 los valores 1/V2Q* - 1 

cuales, cuando T1  > 0.7 seg, son estimaciones conservadoras 

Ias medias de V m /V11 cercanas a las sumas de ellas y las desviaciones 
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estándar. Lo anterior significa otra vez que Q* es una medida 

aceptable de las características de ductilidad y deterioro de los 

modelos trilineales; nótese que mientras se tenqamás ductilidad 

y menos deterioro (mientras mayor es Q*) son posibles mayores re 

ducciones en las resistencias elásticas requeridas, y que la par-

te c onstante de V1/Vm para terreno blando es aproximadamente 

igual a la raíz cuadrada de la que corresponde a terreno duro. 

Los resultados referentes a sistemas elastoplásticos se presentan 

en la fig 54 y en la tabla 5. Se aprecia que si crece el periodo 

inicial To  disminuyen las medias de V 
y  /Vo  sin embargo no se ile 

95 dentro delintervalo de periodos estudiado (menos que 1.0 seg) 

al valor 1/Q, que posiblemente se alcance para períodos mayores. 

Entre 0.5 y 1 seg liV2Q-1 es una estimación conservadora de la 

media más la desviación estándar de V y  /V o , y entre 0.7 y 1.0 seg, 

1/1Arcae entre la media y esta más la desviación estándar de 

vo estas reducciones son aproximadamente la raíz cuadrada de 

obtenidas para terreno duro. 

4.5 Concew6Lonu y comenta/2a6 

Se ha estudiado una familia de sistemas de un grado de libertad 

con fuerza restitutriz dada por modelos trilineales con deterio-

ro de rigidez y resistencia. En sección 4.2 se definieron estos 

modelos mediante siete parámetros, cuyos valores se determinaron 

experimentalmente, para representar el comportamiento de muros 

de mampostería con distintos tipos de refuerzo y modos de falla. 
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Los resultados de los análisis dinámicos permiten concluir que el 

parámetro Q* (fig 37), medida de la ductilidad y del deterioro 

(fig 43), es el que más influye en la respuesta dinámica de esta 

familia de sistemas; mientras mayor es Q*, menores son las resis- 

tencias inelásticas requeridas, Vm, en todo el intervalo de perio 

dos considerado. 

La mejor manera de estimar Vm  es a partir de la resistencia Vi  re 

queridas por sistemas elásticos que tienen iguales masa y amorti-

guamiento y la rigidez secante ki  (fig 37). Las relaciones 

Vm/Vi  cambian menos con el periodo y tienen menores coeficientes 

de variación que cuando se usa para los sistemas elásticos la ri-

gidez inicial ko , y exhiben, al variar con el periodo, una forma 

similar alas reducciones por ductilidad estipuladas en el 

mento del Distrito Federal (fig 36), siendo Vm/Vi  aproximadamente 

constante entre 0.3 y 1 seg para temblores registrados en terreno 

duro y entre 0.7 y 1 seg cuando los registros son de terreno blan-

do. Es aceptablemente conservador estimar dichos valores cons- 

tantes como 1/V 2Q* 	1 en el caso de terreno duro, y como la 

raíz cuadrada de tal expresión para terreno blando. Ló anterior re 

floja que en elintervalo de periodos estudiado (menores que 

las reducciones por comportamiento inelástico para temblores 

rreno blando son menores que para los de terreno duro. 

Los resultados para modelos elastoplásticos sin deterioro muestran 

que en terreno duro, la media de la relación entre resistencia de 

fluencia requerida V
Y 
 y la resistencia Vo 

necesaria para. un 
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ma elástico con iguales masa, amortiguamiento y rigidez inicial 

disminuye al crecer el periodo. En congruencia con resultados de 

otras investigaciones (ref 27 a 29) para periodos iniciales mayo-

res ,que 0.6 seg esa media se puede estimar como 1/Q, y entre 0.2 

y 0.4 seg con el criterio de igualación de energías (fig 48), es-

to es, como 1/1pQ - 1. Cuando el terreno es blando los valores 

de V y  /Vo  son mayores que los obtenidos para terreno duro, 	para 

periodos entre 0.5 y0.7 seg la media de la relación citada se es 

tima conservadoramente como 1412Q - 1, y entre 0.7 y 1.0 seg, 

como 1/1/5 . Nótese que das reducciones aplicables en terreno 

blando son aproximadamente la raíz cuadrada de las corresponden 

tes a terreno duro, si el período se expresa como fracción de T 

(fig 36). 

Llama la atención en la fig 54 que los valores medios de V /V Y o 

son siempre mayores que los que implican los factores de reduc-

ción especificados por el Reglamento del Distrito Federal; sin 

embargo por este hecho aislado no puede afirmarse que el Regla-

mento esté del lado de la inseguridad, puesto que precisamente 

para los periodos menores que 1 seg aquí tratados, los espectros 

elásticos especificados tienen ordenadas bastante mayores que 

de los espectros de los temblores registrados. Para verificar 

anterior se han dibujado en la fig 55 los espectros normalizados 

de los tres temblores de terreno blando empleados en este capítu-

lo, que ocurrieron en el Distrito Federal; la normalización es 

tal que los temblores tienen la misma aceleración máxima del te- 
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rreno, valor que en el espectro corresponde a periodo cero; aun-

que esta no sea la forma más correcta de comparación, sirve para 

el propósito buscado; también se dibujó el espectro de diseño 

con una zona plana entre 0.8 y 3.0 seg igual a cuatro veces la 

ordenada en el origen, en congruencia con lo especificado en el 

Reglamento citado. Es evidente que como la zona plana se inicia 

en 0.8 seg, para que los valores de periodos entre 1.5 y 3 seg 

fueran aceptables, fue necesario sobrestimar las ordenadas del 

espectro de diseño para períodos cortos. 

Si en el análisis elástico se emplean la rigidez secante k1  y un 

espectro elástico reducido por comportamiento inelástico, los 

desplazamientos máximos se pueden estimar multiplicando los re-

sultados del análisis por Q*,*que no es el inverso del factor de re 

ducción por ductilidad en la zona plana del espectro, como ocu- 

rre con estructuras elastoplásticas. 

La elección de espectros de diseño, factores de reducción por 

ductilidad y deformaciones permisibles, y de otros tópicos es-

pecificados en los Reglamentos, tiene que considerar hasta qué 

punto los resultados obtenidos para sistemas de un grado de 

bertad son aplicables a estructuras completas, y solo se puede 

tratar racionalmente reconociendo además la naturaleza aleatoria 

de las variables que se están manejando. Es necesario recurrir, 

para atacar estos problemas,a la teoría de la confiabilidad es-

tructural (veáse por ejemplo la ref 37) en que se hacen tratamien 

mientos probabilistas que consideran incertidumbres en acciones 
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en resistencias, de tipo profesional, etc, y relaciones costo be 

neficio (también inciertas); en particular son útiles los pro-. 

cedimientos denominados de calibraci6n, que permiten aprovechar- 

la experiencia adquirida en el pasado por el uso de ciertos re- 

glamentos en los que de forma intuitiva se prescribieron algu- 

nas de las normas para diseño sísmico (ref 38). Aunque este ti- 

po de estudios escapa del alcance de este trabajo, algunas de 

las conclusiones pueden ser útiles en ellos; por ejemplo, las in 

certidumbres en la ductilidad y en el deterioro se pueden consi- 

derar mediante la distribuci6n de probabilidades de Q*, y no las 

de los cinco parámetros que miden dichas características según lo 

expuesto en la sec 4.2. 

e41,71,0 



5. MUROS DE MAMPOSTERIA CONFINADOS POR MARCOS DE CONCRETO 

5.1 Anteceden.tu 

El caso de muros de mampostería confinados por marcos de con- 

creto sujetos a cargas latarales ha sido materia de numerosas 

investigaciones experimentales y analíticas; en la ref 

incluye una revisión amplia de la literatura hasta 1976. 

Desde los primeros trabajos experimentales (ref 39 a 41) se 

reconocieron las siguientes etapas de comportamiento en este 

tipo de sistema estructural: para cargas laterales bajas mu- 

ro y marco trabajan esencialmente como una viga peraltada en 

la cual son importantes las deformaciones debidas a flexión y 

a cortante; para cargas mayores, aunque apreciablemente meno- 

res que la máxima, ocurre una separación en parte de la zona 

de contacto entre muro y marco confinante y el primero queda 
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apoyado en dos esquinas opuestas del segundo (fig 16), trabajan 

do básicamente como una diagonal en compresión; si el marco tie 
•••••••• 

ne suficiente resistencia para admitir las fuerzas axiales y cor 

tantes que le trasmite el muro, la carga máxima se alcanza usual 

mente cuando el muro se agrieta en la dirección de su diagonal 

comprimida; si la ductilidad del marco es apropiada dicha carga 

se sostiene atan después del agrietamiento diagonal. Este compor 

tamiento difiere por completo del que tienen muro y marco actuan 

do independientemente uno del otro. 

Los actuales reglamentos para diseño de construcciones (ref 30 y 

31) requieren análisis elásticos para estimar las acciones que 

los sismos producen en los edificios; a pesar de que existen pro 

gramas para computadora muy generales para análisis elástico (ref 

42), es impráctico en este paso modelar cada muro con varios ele-

mentos finitos como se hace en el capítulo 3 de este trabajo por 

que se tendrían que manejar demasiados grados de libertad lo 
• 

cual no solo requiere del uso apreciable de tiempos de computado- 

ra, sino dificulta bastante la preparación de datos y la internare 

tación de resultados. Por ello, conviene representar un muro me-

diante uno o pocos elementos estructurales cuyas características 

sean familiares a los ingenieros estructurales; varios autores 

(ref 40,43 y 44), habiendo advertido la separación entre muro y 

marco confinante, han propuesto diagonales equivalentes para de- 

terminar la rigidez lateral de dichos sistemas, basándose en es- 

tudios analíticos elásticos con hipótesis sencillas sobre las dis 
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tribuciones de esfuerzos, o ensayes en especímenes a escala. Pos 
•••111.• 

teriormente se han efectuado estudios paramétricos, empleando el 

método del elemento finito para atacar el problema de analisis 

elástico de forma más realista, considerando la separación entre 

muro y marco en zonas donde las esfuerzos son de tensión (ref 45), y 

deslizamiento en donde, existiendo esfuerzos de compresión, los es 

fuerzas cortantes exceden cierta resistencia a fricción (ref 46 y 

47); como resultados finales se proponen, para su uso en la prác-

tica, coeficientes de flexibilidad (ref 45) o puntales diagonales 

equivalentes (ref 46), 

Examinando distintos métodos para el análisis elástico de muros ho 

mogéneos con una hilera central de huecos, Mac Leod (ref 48) 

Braga (ref 49) encontraron que se obtienen resultados bastante 

precisos considerando los muros como columnas, pero tomando en 

cuenta las deformaciones por cortante, y suponiendo que las zonas 

de las vigas que se encuentran dentro de los muros son infinita-

mente rígidas a flexión (fig 56). Este método denominado de 

columna ancha, tiene la ventaja de que puede ser fácilmente 

porado en los procedimientos para analizar edificios a base de 

marcos (ref 50), e inclusive ha servido de base para desarrollar 

métodos simplificados de análisis (ref 51). 

Para verificar la aplicabilidad de este método cuando los muros 

son de mampostería, se analizó en este trabajo el conjunto muro-

marco mostrado en la fig 56 con elementos finitos (solución que 

puede suponerse exacta) y con el método citado. Se aprecia en 



la figura que los errores en desplazamientos son menores que dos 

por ciento. 

Empleando técnicas de subestructuraci6n se ha desarrollado re-

cientemente un grupo de elementos de 12 grados de libertad para 

representar a los muros diafragma (ref 52); aunque el problema 

numérico se reduce bastante comparado con la representación de un 

muro con varios elementos finitos, sigue siendo alto el número de 

grados de libertad, puesto que al añadir algunos correspondientes 

al marco serían 24 en total.Por ello es aún atractivo el uso de 

diagonales equivalentes y de columnas anchas; en el primer caso 

el número de grados de libertad se mantiene igual, y en el segun-

do se reduce, con respecto al del marco sin muro. También debe 

considerarse que no se justifica un análisis elástico refinado 

cuando se tienen incertidumbres en las propiedades mecánicas y 

geométricas de los elementos, y en la correlación de este análi-

sis con el comportamiento inelástico de la estructura, que ocu-

rrirá ante sismos severos. 

5.2 Ca4o6 analizado4 

Empleando uno de los programas descritos en el capítulo 3, se 

analizaron 11 tableros muro-marco como el de la fig 57 carga 

dos lateralmente. Las mallas de elementos finitos adoptadas 

fueron similares a la de la fig 58. Se mantuvieron constantes 

75 



76 

las propiedades mecánicas, siendo la relación entre los módu-

los de elasticidad del marco Ec 
y de la mampostería Em 

 igual 

a 10; como se supuso que Gm  = Er112.6, la relación Ec/Gm  vale 

26. Tampoco cambiaron la altura del muro (300 cm) ni su 

espesor (15 cm). Las propiedades geométricas adicionales que 

definen los 11 casos se dan en la tabla 6: como variables mas 

importantes se consideraron la relación de aspecto de muro, 

que asumió los valores 1.0, 1.5 y 2.0, y las dimensiones de 

la sección transversal delmarco que, en cm, se hizo variar 

entre 15 x 15 y 40 x 40. 

Siguiendo el comportamiento observado experimentalmente, 

cada caso se analizaron tres etapas: en la primera muro 

co están completamente ligados; en la segunda se permite 

tamiento en la zona de contacto entre muro y marco, y 

tercera se considera además una grieta en la dirección 

diagonal en compresión del muro (fig 58). En la segunda 

se .supone que muro y marco se separan cuando entre ellos 

esfuerzos normales de 

que hay deslizamiento 

res que 0.7 veces los 

diagonal se reproduce  

tensión, y si éstos son de compresión, 

cuando los esfuerzos cortantes son mayo-

esfuerzos normales. El agrietamiento 

mediante elementos finitos previamente 

agrietados (fig 58) que tienen rigidez solo en la dirección de 
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la diagonal, de acuerdo con la representación propuesta en el 

capitulo 2. 

Es de interés el efecto del ancho de la zona agrietada diagonal- 

mente, que se ha denominado W. Cambiando el número de elementos 

agrietados y/o el tamaño de la malla se modificó la relación 

W/ld  (ld  es la longitud de la diagonal) y se encontró que la 

misma influye muy poco en los resultados que interesan para este 

trabajo: por ejemplo, como se aprecia en la fig.  58, la rigidez 

lateral varia solo 3 por ciento cuando W/ld  cambia de 0.115 

0.278; los cambios en los esfuerzos de interés no excedieron 

de 5 por ciento. 

En el capitulo 3 se mencionó que el proceso de separación y 

deslizamiento de nudos y marco no siempre es convergente; de 

hecho, no lo ha sido en varios casos analizados en este capítu 

lo; sin embargo como en estos casos la divergencia proviene 

que uno o pocos nudos se unen y se separan, se analizaron los 

marcos con esos nudos separados y unidos, y como no se encontró 

ron diferencias importantes en las cantidades de interés se acer 

taron como buenos los valores obtenidos en uno u otro caso. 

Los resultados de los análiis en que se considera la separación 

entre muro y marco depende obviamente del tipo de carga; durante 

un temblor el estado de carga sobre un muro es una combinación 

variable de cargas axiales y cortantes y momentos flexionan- 
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tes. Stetson comparó la flexibilidad que se obtiene al aplicar 

un par, mediante dos fuerzas verticales,iquales-y opuestas en 

los extremos superiores de las columnas, con la correspondien-

te a una carga lateral ccmo la empleada en este trabajo, y encon 

tró que eran similares, debido a que la mayor oarte de la dismi-

nución de la rigidez de sistema muro-marco se debe al agrieta-

miento en las partes inferior e izquierda de la zona de contac-

to, el cual se presentó en forma parecida en ambos casos (ref 45). 

Las cargas verticales, que debido a la diferencia de imódulos de 

elasticidad se trasmiten en su mayor parte a través de las columnas, 

evitan a veces las separaciones verticales entre muro y marco, pero, 

ante cargas laterales altas, se producen en su lugar deslizamien 

tos, que provocan un deterioro de la rigidez lateral muy similar 

al debido a las separaciones. Por lo anterior se juzgó adecuado 

usar en este estudio una carga lateral en la parte superior 

muro. 

Para darles más generalidad, los resultados se han expresado 

forma adimensional. Cabe notar que en cualquier caso los valores 

adimensionalesson estrictamente los mismos que en otro en el 

cual se hayan multiplicado por una constante las dos dimensiones 

en el plano del muro, o las tres dimensiones, sin variar las de-

mas propiedades; y también cuando los m6dulos de elasticidad 

,E y E de muro y marco y sus respectivos esDesorest y tC  se 
ITI  
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c-ambian manteniendo E t 
c  /E  rn trn constante. Dslo aue los resultados c  

i  ndican que el sistema muro-marco se comportes esencialmente corno 

u na viga I, en la cual las columnas constituyen los patines, re- 

s istiendo el momento de volteo mediante cargaes axiales, y el muro 

e_z el alma, trabajando a cortante, se ha empzUeado como parámetro 

principal el cociente A = E cA 
c 

 /G 
 mmA , que cont.z.ene a las nropieda.- 

físicas y geométricas más relevantes. Ex7-„minando algunos re- 

stultados de Stetson (ref 45), quien analizó v.Tarios muros cuadrados, 

se encontró que en los casos en que el paráme- ttro citado es el mis-

inc) los resultados son muy similares, a pesar oce tener distintas 

«l'Intensiones y secciones transversales, y difezrentes módulos de 

etasticidad. 

3 TableAo4 e.uaductoz 

LcDs resultados para tableros cuadrados se proas tintan gráficamente 

era las fig 59 a 63; en la primera se muestran las configuraciones 

trpicas de grietas entre muro y marco; cuando no existe grieta dla 

gcenal se abre casi toda la parte inferior izquu lerda de la 

contacto debido a los esfuerzos de tensión; ernt la parte superior 

de-Techa la separaci6n es menos extendida. Cueenido ocurre una grie 

ta diagonal se cierra parte de la grieta entro muro y marco 

to do en la parte inferior, y hay deslizamiento() del primero sobre 

el segundo en lugar de separación entre ambos, , Esto se debe a que 

la grieta diagonal desliga el triángulo superilor derecho del 
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del inferior izquierdo, y permite que ambos se apoyen más en el 

marco. Analizando las distribuciones de esfuerzos correspondiera 

tes a distintos niveles de agrietamiento se comprenden las carac 
411••••• 

terlsticas esenciales del trabajo combinado muro-marco confinan-

te ante cargas laterales. 

5 . 3 . 1 	E,s 6uvuo.s 

En la fig 60 se muestran los esfuerzos cortantes y principales 

de tensión y compresión máximos en la sección central del muro, 

en función de un esfuerzo nominal definido como el cociente V/Am, 

donde V es la fuerza cortante y Am  el área de la sección trans-

versal del muro. Se aprecia que la grieta entre muro y marco ha 

ce crecer sensiblemente los esfuerzos mencionados y que la 

ta diagonal aumenta a1n más los esfuerzos de compresión (los 

fuerzos de tensión y cortantes son nulos de acuerdo con el mode-

lo adoptado para representar esta grieta). Los valores máximos 

de los esfuerzos cortantes son en general mayores que V/Am. 

un estado dado de agrietamiento todos los esfuerzos en el centro 

del muro disminuyen al crecer el área del marco; la explicación 

es que el marco toma más fuerza cortante mientras mayor sea su ri 

gidez con respecto a la del muro; esto se verificó examinando los 

esfuerzos en las columnas. 

Lo anterior sugiere que puede obtenerse una mejor estimación de 

los esfuerzos cortantes considerando también las áreas de la co-

lumnas (sin transformarlas) al definir el esfuerzo nominal, 
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decir, expresándolos en función de T *  = V/(Am 	2Ac); esto se 

hizo en la fig 60 para los esfuerzos correspondientes a agrie 

tamiento entre muro y marco, con y sin grieta diagonal, y se 

concluye que, cuando no hay►  grieta diagonal, los esfuerzos en 

el centro del muro se pueden calcular, prácticamente sin come 

ter errores, con las expresiones 

1.6 T *  (esfuerzo cortante) 

a 	= 0.7 r*  (esfuerzo principal de tensión) 
	

5.1 

aZI  = 2.5 T* (esfuerzo principal de compresión) 

Si hay grieta diagonal los esfuerzos de compresión se pueden 

estimar, en forma conservadora cuando X es grande, como 

II 4.5 T* 5.2 

En la fig 61 se presentan los esfuerzos cortantes y normales en 

las columnas del marco; para. adimensionalizarlos se han emplea 

do lascantidades T 	y a' definidas en la fig 57. Si una co 

lumna resistiera toda la fuerza cortante tendría un esfuerzo pro 

medio igual a T I . Se aprecia que cuando muro y marco están liga 

dos completamente los esfuerzos cortantes son relativamente pe- 

queños y van creciendo al aumentar X, esto es, al crecer la rigi 

dez de las columnas con respecto a la del marco. Cuando ocurre 

el agrietamiento entre muro y marco los esfuerzos cortantes al- 

canzan sus valores máximos y una de las columnas llega a tomar 

más de la mitad de la fuerza cortante total, a causa de la grie 

ta que existe en la parte inferior de la unión entre muro y mar- 
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co. El agrietamiento diagonal hace que parte del muro se vuelva a 

apoyar en el marco y que se reduzcan las fuerzas cortantes en 

las columnas. 

Los esfuerzos de tensión 6 t y compresión ac  en las columnas se- 

rían iguales a al si el momento de volteo fuese resistido exclu 

sivamente por el par de fuerzas axiales que aparecen en ellas. 

Inicialmente at  y ac  crecen junto con X, porque aumenta la rigi 

dez axial de las columnas y toman una mayor parte del momento 

de volteo. Cuando A crece más, los esfuerzos en cuestión se man 

tienen más o menos constantes o disminuyen, debido a que las co 

lumnas van resistiendo por flexión parte del momento de volteo, 

esto es más notorio si el muro está agrietado diagonalmente 

que aumentan las deformaciones laterales, y por tanto los momen- 

tos en las columnas. Existen casos en que at  es mayor que o', 

que se explica porque el brazo del par es menor que la distancia 

entre columnas empleado para definir a'. 

De acuerdo con la fig 61 es aceptablemente conservador estimar 

los esfuerzos máximos en las columnas del marco como: 

= 0.60 

= 1.05 a' 

= 0.6 V/Ac  

Vh' 

 

(0.9 5 )Ac 

a 	= 0.95 a' Ac  

5.3.2 Rigidez lateral 

Cuando no hay grietas la rigidez lateral K del sistema se puede 

0.95 Vh' 
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calcular como si fuese una columna ancha (fig 23), con la expre-

sión 

1 	/3  
= 3E

c
1 G

m
A
t 

5.4 

donde el momento de inercia proviene exclusivamente de la rigi- 
2 

dez axial de las columnas (1 = Ac / /2) y el área de cortante es 

la suma de las áreas de muro y columnas (A
t = Am 2A

c
, sin trans 

formar A
c
). Se cometen con esta expresión errores comprendidos 

entre 2 y 5 por ciento con respecto a los valores obtenidos con 
• 

elementos finitos. 

Para lo casos en que existe agrietamiento entre muro y marco, con 

y sin grieta diagonal, se propone conservar todas las 

des geométricas y físicas del marco y remplazar el muro por 

diagonal con módulo de elasticidad Em  = 2.6 G r  de ancho tal 

el sistema marco-diagonal tenga la rigidez lateral obtenida con 

elementos finitos. Como segunda alternativa se sugiere conside-

rar que muro y marco siguen constituyendo, después del agrietamien 

to una columna ancha, de manera que para valuar la rigidez 

utilizando la expresión 5.4, pero en vez de A se considera 

lor menor, para coincidir con los resultados del método de elemen- 

tos finitos. 

En la fig 62 se presentan los resultados correspondientes a agrieta 

da k.. en los modelos trilineales estudiados en el capítulo anterior; 

miento entre muro y marco que permiten calcular la rigidez denomina 
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se observa que el área de cortante A
o crece al aumentar X, debí 

do a que la rigidez a cortante de las columnas del marco es ca- 

da vez más importante; por esta razón A
o varia más lentamente 

con X cuando se expresa como fracción del área total de la sec- 

ción transversal At  que cuando se da como fracción del .rea del' 

muro Am. 

También el ancho de la diagonal equivalente wo, que en la fig 62 

se da como fracción de la altura h del muro, crece junto con X, 

lo que parece deberse a que la diagonal no restringe los giros 

de las esquinas del marco como lo hace el muro; esta restricción 

es más importante mientras mayores son las dimensiones de la sec 

ojón transversal del marco. 

Dado que en la forma en que se han expresado Ao  y wo  varían 

nera casi lineal con X, se incluyen en la fig 62 las rectas 

nidas por: 

= 0.25 -I- 0.023 X At 

w 

h 
	= 0.35 +0.022 X 

Ambas ecuaciones producen errores menores, de 5 por ciento con res 

pecto a los valores calculados para los casos estudiados. 

De acuerdo con lo conlcuido en el capítulo precedente, son de 

interés los casos en que existe agrietamiento diagonal, además de 

•grietas entre muro y marco,porque permiten calcular la rigidez se- 

•••••••• 
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cante k
1

,que se propone emplear para el análisis sísmico de edi-

ficios. Los resultados para esos casos se presentan en la fig 63; 

se percibe que tanto el área de cortante equivalente Al , como el 

ancho de la diagonal equivalente wl, varían más suavemente con X 

que A
o 

y w
o

, correspondientes a cuando no hay grieta diagonal (fig 

62). 

Como era de esperarse Al  y sal  son menores que Ao  y wo , respectiva 

mente, debido al mayor deterioro del muro. 

También A
l 

y w
1  cambian casi linealmente con X, y se pueden cal- 

cular mediante las siguientes expresiones, que están representa-

das en la fig 63: 

0.019 X 
t 

-157- = 0.22 + 0.0085 X 

Con la ec 5.7 se cometen errores menores que 5 por ciento 

intervalo de valores de X estudiado; lo mismo puede decirse 

ec 5 8 salvo para valores bajos de X en los que se yerra 

10 por ciento. 

Empleando resultados del método de elementos finitos se 

las relaciones k1 
 /ko 

 para los cuatro tableros cuadrados 

y se obtuvieron los valores 0.65, 0.64, 0.69 y 0.70; ninguno 

ellos difiere en más de 4 por ciento de 0.67 ,que segdn los datos 
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experimentales, corresponde a muros diafragma de piezas macizas 

(tabla 2). 

5.4 	Tabeeoz.ozs con ite-ear,Wit de a4pecto cUst¿itta de 1 

Para tableros con relaciones de aspecto iguales a 1.5 y 2,0 (fig 

57) se obtuvieronibs mismos resultados que para tableros cuadra 

dos, los que se presentan, en forma adimensional, en las fig 64 

a 67. Se ha procurado reproducir estos resultadoscon expresiones 

sencillas en las que aparezca como parámetro adicional la rela- 

ción de aspecto 	con el propósito de poderlos interpolar y ex 

trapolar a casos no estudiados. 

5.4.1 Esfuerzos 

En la fig 64 se presentan los esfuerzos cortantes T y principales 

(tensión)-  y cli  (compresión)en el centro del muro cuando 

existe agrietamiento entre muro y marco. Se percibe que la 

riación de ambos con X es pequeña y que es adecuado estimarlos 

independientemente del valor de este parámetro. T se puede cal- 

cular como 1.6 T*,tanto cuando i vale 1.5 como 2 0; esta 

ción es la misma que se propuso para 	= 1 (ec 5.1). 

Para aT  se puede emplear la expresión 

aI = (0.9-0.2 1)1.* 

que si depende de 1; de acuerdo con ella, a /1.  vale 0,6 para 

1.5 y 0.5 para 1= 2 ; solo para valores altos de X se come- 

• 
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ten errores perceptibles, del lado de la seguridad. La ec 5.9 

incluye como caso particular a los tableros cuadrados, puesto 

que para r = 1 coincide con la ec 5.1. 

Para' los esfuerzos de compresión, cuando existe agrietamiento 

diagonales aplicable la ec 5.2, aunque para valores altos de t  es 

conservadora. Nótese nuevamente la independencia de c. 

Los esfuerzos en las columnas del marco confinante se presentan 

en la fig 65. Los esfuerzos cortantes máximos se pueden estimar, 

de manera conservadora para valores bajos de X, como T 
	

0.55 

para ; = 2 0. Recordando que para tableros cuadrados T c  = 0.6 T i  

(ec 5.3) parece adecuado, por sencillez, emplear esta última 

ximación independientemente de t. 

Para calcular los esfuerzos máximos axiales, a de tensión y a 

de cómpresión, se pueden adoptar las expresiones: 

Vh'  
z/A 

Qc  z 1-1- Vh' 

c 
con z = 1.15 - 0.2 

	
1.0 

En la variación de z con c se refleja la disminución del brazo del 

par interno al crecer la relación de aspecto. También estas expre 

siones coinciden con las respuestas para tableros cuadrados (ec 5 
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La expresión 5.4 es también aplicable para evaluar la rigidez la 

teral cuando 	= 1.5 y 2.0 y no existe grieta alguna en el siste- 

ma muro-marco. Los errores involucrados son menores que 4 por 

ciento. 
• 

Para agrietamiento entre muro y marco solamente, se muestran en la 

fig 66 las áreas de cortante Ao  y ancho de diagonales w
o equivalen 

tes. Se observa que, en la forma adimensional en que se han pre- 

sentado, ambas cantidades varían en forma sensiblemente lineal con 

el parámetro 	por ello Ao se puede calcular aproximadamente con: 

A 

At 
•••••• 0.37 	0.12 ; + 0.023 X 

Los errores máximosque se cometen no exceden de 5 por ciento. 

Para wo  se puede emplear la ec 5,6, propuesta para = 1.0; 

errores son menores que 4 por ciento, salvo para ; = 1.5 en que 

para valores de X menores que 1.5 se yerra hasta en 10 por cien- 

to. Procede notar que aunque wo  tenga un mismo valor para X y 

dados, independientemente de ;, la diagonal equivalente sr 

rígida lateralmente cuando / aumenta, puesto que esta mas inclina- 

da horizontalmente. 

Los resultados para los casos en que existen grietas entre muro 

marco y en la diagonal del muro se muestran en la fig 67. 

se percibe que tanto el área de cortante Al como el ancho de la 

gonal w1  equivalente, tienen variación prácticamente lineal 

para Al se propone: 



0.90, en que `los errores ••~, 
•.11. 
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Al  
A
t  

= 0.20 - 0.05 7+ 0.019 5.12 

Esta ecuación coincide con la ec 5.7 cuando / = 1.0; los errores 

que implica su usc son menores que 5 por ciento. 

Se puede calcular w1 con: 

w1 -h--- = 0.19 + 0.03 / + ( 0.0035 + 0.005 /)X 

expresión que también coincide en la propuesta para 

arados (cc 5.8). 

 

5.13 

tableros cua- 

Lo pequeño de los coeficientes de / y X sugiere que un valor cons- 

tante de w1  /h podría constituir una aproximación razonable. Si 

usa w1  /h = 0.28 se obtienen para la rigidez lateral resultados que 

difieren en menos de 10 por ciento de los calculados 

finitos salvo cuando / = 1.0 y x 

y 16 por ciento respectivamente. 

Toda las expresiones dadas para obtener áreas de cortante 

existe agrietamiento indican que crecen con X; se podrían obtener 

menos variaciones si se diera más peso al área de las 

At  (definida por. 2Ac  + Ara), ya que la rigidez lateral provenienté 

de las columnas es más importante -en este estado aue cuando hay 

agrietamiento, caso en el cual la variación con X es imperceptible 

si se considera que el área de cortante es igual a A 

quier valor de 
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5.5 COildalíCinr_.5 y COMentaX¿0•1 

En este capitulo se han desarrollado expresiones sencillas para 

estimar esfuerzos y rigideces de muros de mampostería confinados 

por marcos de concreto y sujetos a carga lateral, para distintos 

niveles de agrietamiento. De los resultados se desprende que los 

momentos flexionantes son resistidos principalmente por las colum 

nas, que trabajan como patines de una viga doble T, y las fuerzas 

cortantes por el muro y las columnas, siendo la participación de 

estas Cltimas más importante cuando aumenta el agrietamiento. 

Las variables que tienen másinfluencia en eltrabajo combinado de 

muro y marco se pueden tomar en cuenta mediante los parámetros adi 

mensionales X, que mide las rigideces relativas entre muro y mar- 

co, y 	relación de aspecto del sistema (fig 57). Aunque se han 

cubierto intervalos limitados de estos dos parámetros la mayoría 

de los casos prácticos caen dentro de ellos y es razonable extrapo 

lar limitadamente ciertos resultados porque, en la mayoría de 

casos, varían de manera sensiblemente lineal; así, se considera 

que las expresiones aquí deducidas son válidas para 0.75 

y para 0.9 < X< 11, y difícilmente habrá casos prácticos que 

gan fuera de estos límites. 

Los resultados obtenidos son válidos no solo para muros de mampos-

tería y marcos de concreto, sino para sistemas muro-marco de otros 

materiales por ejemplo muros de concreto confinados por marcos de 

acero. 
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Este capítulo muestra la forma en que las conclusiones extraídas 

en los capítulos anteriores pueden emplearse para obtener resul- 

tados prácticos, incluyendo efectos no lineales, pero sin la ne7  

cesidad de laboriosos y costosos análisis paso a paso. La idea 

de estudiar sistemas estructurales con estados prestablecidos de 

deterioro no es aplicable solamente a la mampostería y al agrie- 

tamiento, sino a otros materiales y otros tipos de falla. Por 

ejemplo, se pueden tratar así problemas de concreto reforzado in- 

cluyendo agrietamientos y fallas por compresión en el concreto y 

fluencia del refuerzo, con los criterios expuestos en el segundo 

capítulo de este trabajo. 

• 



CONCLUSIONES Y COMENTARIOS FINALES 

En•lós capítulos precedentes se han presentado estudios anall. 

ticos realizados mediante métodos numéricos, sobre muros de 

mampostería sujetos a carga lateral. En la primera parte 

propone un modelo, orientado hacia el uso del método 

mentos finitos, para representar el comportamiento de table-

ros de mampostería ante cargas laterales crecientes 

do las no linealidades debidas al agrietamiento y a 

compresión de este material, y a fluencia en el acero 

zo.- Las comparaciones de los resultados numéricos con infor-

mación de pruebas. de laboratorio, permiten concluir que el mo 

lelo reproduce de manera satisfactoria el comportamiento 

servado experimentalmente, ya sea que rijan las fallas de fle 

xión o de cortante. 

Las principales limitaciones del modelo propuesto 
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incluye algunos fenC.irtenos importantes, co-no las fallas por adhe 

reacia en el refuerzo, -v gue requiere de tiempos de computadora 

gue hacen prohibitivo su uso en 

Meras y en problemas din .micos 

mas requiere de inv-zaztigaciones 

cionales. Por estos motivos se 

sistemas complejos de varios tg.  

La soitzción de estos proble-

experinerrtales y anal£ticas adi 

sugiero cilio en el presente es 
• 

mas adecuado emplear este modelo, y otro. si hilares, para estu-

diar estructuras coca estados prefijados -de calla ante cargas es 

tgticas, aprovechando la capacidad del modela para representar 

grietas, fallas en com-oresi6n y fluencias. 

Para estudiar el comportamiento sísmico de muros de mampostería 

se ha recurrido a -7.modelos de un grado 	libertad, con fuerza 

restitutriz dada por curvas histerétiea trilineales t  con degra 

claci6n de rigidez ' resistencia, cuyos z:•aral.netros se definieron 

con base en resultados experimentales, De los analisds se des-

prende que los pa tmetros más relevants en el compostamiento 

sfsmico son la rigidez secante ki  y la znedj.da Q* de la ductili-

dad y el deterioro- definida en la £ig 177 se obtienen relacio-

nes sencillas, gua dependen de Q*, parte es-timar la respuesta 

xima inelástical  si se parte del análi-sis de un sistema •elásti-

co con la , misma masa y con rigidez kr  Otra conclusd6n intere- 

sante es que para sistemas con perioacz in c3 	memor 

las reducciones aplicables por ca-mportmie:rrto J:nells-tico 

sistencias elásticas requeridas ante s tilsTritys n terremo blando 

son aproximadanierrte la r alz cuadrada te 7 s ro:rzes.p.a-naizntes 

terreno duro, aCm para sistemas elastc:),:zglIsticas sdn, :Zetheoripin,, 



Con la finalidad de obtener algunos resultados -ntiles para el 

diseño de estructuras con muros de mampostería, se efectutni,un 

estudio paramftrico de muros de mampostería confinados por 

marcos de concreto, con distintos estados de agrietamiento, 

siguiendo la sugerencia hecha anteriormente. El exan2n de re 

sultados permitió verificar los mecanismos del trabajo combi—

nado de muro y marco,y obtener expresiones para determinar es 

fuerzas y rigideces laterales, suficientemente sencillas pa—

ra su usa rutinario en diseño. Son de interés especial los 

resultados correspondientes a agrietamiento entre muro y mar 

co y a lo largo de la diagonal del muro, porque permiten 

cular la rigidez secante kr  El procedimiento empleado en 

te capitulo puede seguirse para estudiar otros sistemas 

turales, formados por otros materiales, con situaciones 

ala establecidas previamente. 
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Gm  /E m 

o.1 

0,4 

Gm 
G* 
m 

TABLA 1. 	RESULTADOS DEL ANALISIS DE MURETES CUADRPDOS 
SOMETIDOS A COMPRESION DIAGONAL 

vm  amáx 
1 

£* 

E* 
c 

P/ aLt P/ ALt ) 

0.25 0. 956 1.52 0.84. 0.  

0. 25 0.792 1.85 0.647 

0.15 0.707 2.03 0.474 

0.25 O. 696 2.06 0.498 

0.35 0.679 2.10 0.523 

0.25 0.628 2.21 0.379 



0.6 2.5 10.0 4.0 

0.6 2,5 7.0 24 

0.6 3.0 6.0 2.0 

0.6 3.0 4.5 1.5 

2 1 

Ah/Ant 

0.90 0.85 0.70 

0.50 0.80 0.50 

0.70 040 0.40 

0,40 0.40 	0.'1,  

TABLA 2. VALORES PROPUESTOS PARA LOS PARAMETROS QUE DEFINEN LOS MODELOS HISTERETICOS TRILINEALES A 

PARTIR DE RESULTADOS EXPERIMENTALES (adaptada de la ref 4) 

Mzollum~~~1.1 	 

Caso 

castillos 

Carga 

Estructuración 	vertical 

refuerzo 
interior 
muro diafragma 
piezas macizas 

castillos 
muro diafragma 
piezas huecas 

4 N 
sl - no 

no 

no 

no 

~ir 	 

Tipo de 

falla 

flexión 

flexión 

cortante .  

cortante 

V 
nt 

•••-• 

1 

0.67 1.00 

0.67 1.00 

0.56 0.90  

0.56 0.80 
refuerzo 
interior 
piezas huecas 

	41.1•1111 1~1~1~1~ 	 

st. no 

sí 

	...~.......01.01~.~.~1....~.~.~.~~•~... • . 
". 	. 

* Las cargas verticales no exceden el 30% de la capacidad del muro a compresión* los parámetros en estos 
casos son ligeramente conservadores. 

Los parámetros se definen en las fig 37 y 38 



TABLA 3. TEMBLORES EMPLEADOS EN EL ANALISIS DINÁMICO 

. 
Temblor 	. 

, 
Fecha Componente 

Acei. 110. 
(cm/segh) 

T
er

re
no

  
du

ro
  

El Centro 18/ 5/1940 N-S 342 

Acapulco 9/12/1965 N-S 228 

Managua 23/12/1972 E-0 365 

T
er

re
no

  
b

la
n d

o  Edif. M. González 6/ 7/1964 N S 28.3 

Edil. Atizapán 2/ 8/1968 E-0 40.0 

SAHOP 14/ 3/1979 N-S 33.1 



O.53 

O.41 
0.40 

0,35 

0,33 

O.57 0.23 0.41 

O.45 	0.09 	0. 19 

O.43 	0.06 0 13 

O.27 0.06 0.22 

0.25 0.05 0..20 

Periodo (seg) V IV V
m 

V
o 

a cr 

0.10 0.12 

0,20 0.24 

0,40 0.49 

0.60 0.73 
0.80 0.98 

0.10 0.12 

0.20 0.24 

0.40 0.49 

0. 60 	0.73 

0.80 0.98 

0.93 0.04: . 0.04 	0.92 

0.88 0.10 0.11 0.84 

0.78 0.04 0.05 0.69 

0.66 0.14 0.21 0.62 

0.55 0.14 0.25 0.57 

0.15 0.28 

0.06 0.`15 '  

0.03 0.08 

0.09 0.26 

0 03 0,17 

0.04 0.04 

0.08 0.09 

0.13 0.19 ;  

0..04 0.07 

0.11 0.20 

Periodo (seg) 

To 	TI  

Vm /V 

O 
O) 	Pi 

'U 
43,1 	• 
$-+ 
O 
r as  

Chi 	4:1) 
E-4 	4-1  

0.10 

0.20 

0.40 

0.60 

0.80 

0.12 

0.24 

0.48 

0.72 

0,96 

0.48 

0,43 

0.33 
0,22 

0.18 

0.20 

0.12 

0.14 

0.03 

0.03 

0.42 

0.27 

0.43 
0.13 

0.16 

o 
rCI 

49 r-I 
4:1  

o o 
r-4 	11.1 
41  

1-1  
CU 	<I) 

0.10 

0.20 

0.40 

0.60 

0.80 

0,12 

0.24 

0.48 

0.72 

0.96 

0.92 

0.85 

0.73 
0.60 

0.50 

0.03 
0,09 

0.06 

0.13 

0.17 

0.03 
0.10 

0.08 

0,2a 

0,35 

0.45 

0,40 

030 
0.27 

0.23 

0.91 

0.81 
0.66 

0.56 

0.50 

IIt 

0.15 0.33 

0.02 0.05 

0.07 0.23 

0.04 0.13 

0.03 0.14 

0.02 0.03 

0.06 0.07 

0.14 0.21 

0,07 0.12 

0,12 0,25 

CASO 2. (fig 40) 

TABLA 4 	RELAC10:ZS ENTR.E RES TI STr-Ze LAS IN'ELASTICAS y ELÁSTICAS RE- 

QUERIDAS PARA MODELD S TRI LINEALES 

CASO 1 (fig 39) 

m = valor medio, a = desviación estándar, = coeficiente de variación 



TABLA 4. (CONTINUACION) 

CASO 3 (fig 41) 

Periodc(seg) 

TQ 	T1 

Vm/Vo  Vm/Vi  

m a y 	m c y 
T
e
m
b
l
o
r
es
  
e
n
  

t
e
r
r
en
o
  
du
r
o
  0.10 0.14 0.63 0.20 0.320.55 0.03 0.06 

0.20 0.28 0.53 0.12 0.22 0.49 0.02 0.04 

0.40 0.55 0.47 0.13 0.27 0.45 0.03 0.06 

0.60 0.83 0.30 0.05 0.17 0.43 0.10 0.22 

0.80 1.10 0.27 0.06 0.22 0.51 0.08 0.15 

T
em
b
l
o
r
e
s
  
e
n
  

t
e
rr
en
o
  
b
l
a
n
d
o
  0.10 0.14 0.98 0.03 0.03 0.95 0.04 0.04 

0.20 0.28 0.95 0.09 0.09 0.87 0.03 0.03 .  

0.40 '0 55 0.87. 0.03 ' 0.03 0.71 0.09 0.13 

0.60 0.83 0.77 0.14 0.19 0.62 0.19 0.31 

0.80 1.10 0.63 0.15 0.24 0.63 0.05 0.08 

CASO 4 (Fig 42) 

Periodo (seg) 

To 	T1 

Vm/Vo  V /Vi 

tu a  y  m Cr v 

T
e
m
b
l
o
r
e
s
  
e
n
  

t
e
rr
en
o
  
d
u
r
o
  0.10 0.13 0.78 0.25 0.31 0.68 0.02 0,03 

0.20 0.27 0.68 0.13 0.18 0.61 0.04 0.07 

0.40 0.54 0.62 0.18 0.28 0.56 0.04 0.07 

0.60 0.80 0.40 0.05 0.13 0.62 0̀.04 0.06 

0.80 1.07 0.38 0.03 0.08 0.67 0.21 0.31 

T
e
m
b
l
or
e
s
  
e
n
.  

t
e
r
r
e
no
  
b
l
an
d
o
  

0.10 0.13 1.05 0.04 0.04 1.02 0.04 0.04 

0.20 0.27 1.06 0.07 0.07 0.97 0.01 0.01.  

0.40 0.54 ' 0.99 0.03 0.03 0.82 0.07 0.08 

0.60 0.80 0.88 0.11 0.13 0.72 0.15 0.21 

0.80 1.07 0.73 0.12 0.19 0.74 0.11 0.14 

m= valor medio, o = desviación estandar, v = coeficiente de variación 



Q 
4 6 

Periodo 
(seg) 
To 

Vy /V o V Y/V o 

m o y m a y 

T
em

b
lo

r
e
s  

e
n

  

te
rr

en
o
  
d

u
ro

  

0.10 0.43 0.16 0.37 0.37 0.15 0.42 

0.20 0.38 0.08 0.20 0.33 0.08 0.23 

0.40 0.35 0.00 0.00 0.25 0.00 0.00 

0.60 0.23 0.06 0.25 0.20 0.05 0.25 

0.80 0.25 0.00 0.00 0.20 0.00 0.00 

1.00 0.23 0.10 0.45 0.17 0.08 0.46 

• 

T
em

b
lo

r
e
s  
e
n

  

te
r
r
en

o
  
b

la
n

d
o
  

0.10 0.90 0.05 0.06 0.85 0.00 0.00 

0.20 0.77 0.03 0.04 0.73 0.06 0,08 

0.40 0.63 0.10 0.16 0.57 0.13 0.22 

0.60 0.50 0.05 0.10 0.42 0.10 0.25 

0.80 0,42 0.13 0.30 0.35 0,13 0.35 

1.00 0.43 0.16 0.37 0.37 0.10 0.28 ,  

Q = factor de ductilidad 

m = valor medio, (Y= desviación estándar, v = coeficiente 

de variación 

TABLA 5. RELACIONES ENTRE RESISTENCIA REQUERIDAS INELASTICAS 

Y ELÁSTICAS PARA MODELOS ELASTOPLASTICCS SIN DEGRA 

DACION (fig 35a) 



TABLA 6. PROPIEDADES DE LOS CASOS ANALIZADOS 

Relación de 
aspecto c 

1.0 

1 5 

2.0 

Sección del marco 

15 x 15 

20 x 20 
30 x 30 
40 x 40 

15 x 15 
20 x 20 
30 x 30 
40 x 40 

20 x 20 
30 x 30 
40 x 40  

E A 
c  X — 	c  
G A 

111 

1.37 
2.48 
5.78 
10.67 

0.90 
1.61 
3.71 
6.76 

1.20 

2.74 
4.95 



APENDICE Fuerzas de transferencia 

Para calcular las fuerzas de transferencia se puede seguir 

el siguiente razonamiento: antes de agrietarse el elemento 

tiene leyes constitutivas que se expresan mediante una ma- 

triz D y dan lugar a una matriz de rigideces K, con el pro 

cedimiento expuesto en la ref 12. Las fuerzas nodales que 

este elemento puede resistir cuando sus nudos tienen unos 

desplazamientos U son F = K U. El agrietamiento del ele- 

mento se representa mediante una ley constitutiva diferen- 

te, esto es con otra matriz D*, con la cual se calcula una 

nueva matriz de rigideces K*. Para los mismos desplaza- 

Tnientos U el elemento soporta ahora solamente unas fuerzas 

nodales F* = K*U,-la diferencia T = F F* son las fuerzas 

de transferencia, es decir: 

T= ( K 	K* ) U 

A la misma expresión se llega si se parte de la ec 3.2; en 

efecto 
~1,  es igual a 

0 - a - a* = D* B 
~.0 

por tanto 

T= fB
T 
 advol =(fB D B dvol 	f B D* dvol ) 

vol 	 v751 	 vál 

que: es nuevamente A.1. 



Según el criterio adoptado para fluencia de un material, es- 

ta ocurre cuando un esfuerzo principal a excede al de fluen 

cia a y  ; y no se transfiere a completamente sino: 

a 

P 
- 	Y = a

P 
 (1 -- ) 

Esto es, las fuerzas de transferencia son las de un agrieta- 

miento, pero reducidas por el factor ( 1 - 	). En términos a 
P 

de la relación 0 = .(3-2  dicho factor se escribe ( $ - 1) / 0. 
Y 
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Representación continua 
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Fig 3. Representación de un material agrietado 
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Fig 4. Variacidn de la resistencia a tensión de discos de 
mampostería con la dirección de los esfuerzos (ref 18) 
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0 	 mide la deformación 

mediante micrómetros 
( 25 cm) 
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Fig 5. Ensaye de muretes a compresión diagonal (ref 3) 
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Fig 7. Análisis con elementos finitos del murete de la fig 5 
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Fig 9 . Esfuerzos a lo largo de la diagonal paralela ala 
un murete a compresión diagonal ( ref 7 ) 
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11. Variacidn de la resistencia a tensión de la mampos— 
tería idealizada como dos tramos rectos 

Fi 

• 
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Fig 12 .Variación de la resistencia a tensión de distintos 
tipos de mamposteria 

Mortero 

o 1:0:3 
1:0:6 

X 1:1/2:5 



J. 

0.15 0.15 L61 

Acotaciones en m 

Fig 13. Agrietamiento de un muro confinado por castillos, su 
compresión diagonal 
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Fig 16. Separacidn entre muro y marco en muros diafragma 
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g 17. Representación del agrietamiento entre muro 
en muros diafragma 
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Fig 18. Viga peraltada de concreto reforzado W2 (ref 22 ) 
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Fig 19. Representación de la viga de la fig 18 
con elementos finitos 
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Fig 20. Comparacién de configuraciones de agrietamiento 
para la viga W2 (fig 18) 
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Fig 22. Muro B3 ensayado por Williams (ref 5) 
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Fig 24. Configuración de agrietamiento obtenida analíticamente 
para el muro de la fig 22 
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de la fig 22 

Experimental 
(ref 5) 



2,0 

Dala de concreto para tras - 
mitir carga lateral 

411#:t5 24:14 4445 

1 ji 1  	_jil Lit  
1--- I  I  ILI 

t•- 

=I 
	 1 1 1 

t r 

I 
I.J • 

 	4... 11 	  Ill 
 	 I 

1  0.40 .1  

, 

' . 

affiir • e kr ... .e díV 
, ..,-. 	 , 

A MI res Pî , • ' 
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Fig 29. Configuración de agrietamiento experimental del 
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o 0.4 0.8 	 1.2 	 1.6 

8, en cm 

Fig 30. Curvas carga— desplazamiento lateral para el 
muro de la fig 26 

Experimental 

ref 2 ) 

20 

O 

c  16 

ct: 
12 

• • • 

W= 30 ton 

Fig 31. 	Muro de bloque de concreto con carga vertical  
(511 en la ref 2) 

1-1 1 hit 

Dala para trasmitir carga 
P, 

	«  

aJLG 	 
/ I  

4 44 5 	 445 



Material 
desprendido 

Fig 33. Configuración de falla experimental del muro 
de la fig 31 
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el muro de la fig 31 
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c) Degradación total de rigidez 	 d) Degradación total de 
rigidez y resistencia 

Fig 35. Modelos elastoplásticos 
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F ig 36. VariaCidn con el periodo de los factores de reduccidn 
ductilidad CZ,' prescritos por el reglamento del D. F. 

a) Sin degradación 
	

b) Degradación simple de rigidez 
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Parámetro Experimental 

(tabla 2) 

Analít ico  

( superposición) 
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Fig 39. Modelo histerético trilineal para el caso 1 ( tabla 



u 
Parámetro Experimenta I 
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Ana I ít ico 

(superposición) 

P 0.60 . 	0.60 

al 
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P 
a 2  
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P 

(vh  
1.00 1.00 vm ) 1 

í Vh  
0.80 0.78 \ vm  )2 

( A h  

\ Amfi 0.80 0.82 

Ah 
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Fig 40. Modelo histerético trilineal para el caso 2 tabla 2) 



Parcímet ro Experimental 

( tabla 	2)  

Analítico 

(superposición) 

0.60 0.63 

3.00 3.00 

6.00  6.00 

V h  
0.90 0.90 

( vm  ) 1  

( Vh  
0 70 0.70 Tr: 2  

A h  
( AAm ) 0.70 0.65 1  

(
A h 

)2  0.40 0.41 Am  

- Primer ciclo 

--- Ciclos posteriores IMM•11•• .1•01.1•111.1• 

Fig 41. Modelo histerético tril ineal para el caso 3 



u 

Vh 

Vm  

Parámetro Experimental 

( tabla 2 ) 

0.60 

3.00 

4.50 

0.60 

0.40 

Analítico 

(superposición) 

0.60 

3.00 

4.50 

•••••••••••••• 

0.80 

0.40 

a 1  

( Ah  

A7Th  

/ Ah  \ 
Arn  )2 

- Primer cic lo 
Ciclos posteriores 

0.40 

0.15 

Fig 42. 	Modelo 	histerético trilineal para el caso 4 	tabla 2) 



LO 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 

* a2 Q a  
1 

A h 
(Am  )2 

Fig 43. Variaci6n de los parámetros de modelos trilineales 
que miden el deterioro con la relacidn O 



Respuestas eidsticas cal-
culadas con k (fig 37 ) 

11•1•11•••• ••.••••••• ••..-...•••.•••. 

• ••••~•••••• 	••••••••••=• 	11••••••=•~•• 

Respuestas elásticas cal - 
LO 	culadas con k o  (f ig 37) 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 

aloww• ••••••~. .1••••••• •••••=, 

e •••••• 11,1r.  ••••••• • ••••••.~ • ~1••••••• • 
ti 

Q 

0.2 	0.4 	0.6 	0.8 ,  

T0, en seg 
0.2 	0.4 	0.6 	0.8 	1.0 

T1 1  en seg 

- Valores medies 	 ~ola 	 1/N/2Q*-- 
- 	- Va lores medies más 	11•11.11~11 	 R DF 76 

desviacidn es tcindar 

Fig 44. Relaciones entre resistencias inelásticas y elásticas requeridas ,por 
jel modelo tri lineal 1 (fig 39) para temblores en terreno duro 

; C)*= 4 

= 2  

.0 Respuestas elásticos cal - 
1- culadas con 1( 0  ( f ig 37) 

Respuestas etdsticas cal - 
r 	culadas con k t  Mg 37) 

••••••••••••• 

Oh- 

0.8 

0.6 - 	1\ 

•IS••••••- i.M.••••••11 •••••=•••14.• 

• 

0.2 - 

1  

•••• 

41/01~•••••• •~•••• ~u» i••••~ 

•••~ • •••••••••• • •1••••••••1 • .~1~•~•• • 

•••••• •••=1 ~Oh 
I.••••  

0.2 

1  

0.4 - 

o 

0.8 

0.6 

0.4 

0.2 	0-4 	0.6 	0.8 

Tot en seg 
0.2 	0.4 	0.6 	0.8 

T en 

- Va lores me d ios 	...-., • ..._. 1/12Q*- 	; Q*:: 2.8 
•••••• ••••IMP ••••••• Va lores 	medios más 

desviación as tdndar 

Fig 45. Relaciones entre resistencias inelcisticos y elásticas requeridas por 
el modelo trilineal 2 (f ig 40) para temblores en terreno duro 

1•1~.1••••• 
	 RDF 76 ; Q:2 



.10.1••••••.. 411.111~0.1. 11101.1111•01. 	 •••••••m •1~.11•••••• 	 mbálid•••••11 

0.6 

0.4 

0.2 

0.2 	0.4 	0.6 	0.8 	LO 

T en seg 

Jr•••• e 	 • •••••••• 

•••eir  •••••• en~ 

0.6 

Respuestas elásticas cal - 
1 .0 1. 0 

	

Vm 	culadas con k 0  ( f ig 37) vrn 	 culadas con k 1  ( fig 37) 

y 

	

0 	
\ 	 y

l 	
\ 

0.8 -- \\ 	 0.8 

\\ \ 

0.2 	0.4 	0.6 	0.8 

T0  ,en seg 

- Valores medios 
••••• ••••• 
	

Valores medios más 	•••••=1.• 

desviación estándar 

Fig 46. Relaciones entre resistencias inelcisticas y elásticas requeridas por 
el modelo trilineal 3 ( fig 41) para temblores en terreno duro 

Respuestas elásticas col - 

C) 41 z-- 2 

RDF 76 ; Q 1.5 

Vm  1.0  

yo  

0.8 

Vm  LO  

V 

0.8 

f 

Respuestas elasticas cal-
culadas con k 0  (fig 37)  

Respuestas elasticas cal-
culado con k 1  (fig 37) 

•••••~1. • ••••••••• 	1~1~1.0.: 

~~~. •••••,"~ .•=101•11 

.1001 r
«O° 0.6 

0.4 0.4 

0.2 0.2 

1 	 1 	1 

0.2 0.4 0.6 0.8 

To  en• seg 

1 	1 	1 

0.2 	0.4 	0.6 

- Valores medios 	 1P12Q*-- 1 %; Q 1'=• 1.5 
11••• ~I* - Valores medios más 

desviación estándar 

cilmol•mm• RDF 76 Q 1.5 

Fig 47. Relaciones entre resistencias ineldsticas y elásticas requeri,das por 
el modelo trilineal 4 (fig 42) para temblores en terreno duro 



(  ;Vm  

y 
)ml 

Vm  

N 
Áreas 
iguales 

Arca no con—
siderada 

Vm  

Fig 48. Criterio de igualacidn de energías para estimar la reta — 
cidn entre respuestas elcística e ineidstica para los 
delos trilineales 



1••••••••• .11,-.110. • 

• • 
• • 

0.2 	 0.2 

0.2 	0.4 	0.6 	0.8 	1.0 

TO ' en seg 
0.2 	0.4 	0.6 	0.8 	1.0 

T0, en seg 
	 Va lores medios 
- Va lores medios más 

desviación estándar 
Me» Immo! 

•1.1.11~ e 
	 N/2Q 

-1, 
 

••••~.~ «11~M~~, 
 RDF 76 

Fig 49. Relaciones entre resistencias inelcisticas y elásticas requeridas por 
:modelos elastoplcisticos sin degradación (fig 35 a) para temblo 
res en terreno duro 

Vrn  L O  

0.8 

0.6 0.6 

0.4 
	

0.4 

0.2 
	

0.2 

0.2 	0.4 	0.6 	0.8 

T0  en seg 
.111~~~•~11.1"•••• Valores medios 
111.••••••• - Va lores medios más 

desviación estandor 

1 	-1 	1 
0.2 	0.4 	0.6 	0.8 

T 1  en 

1 /2Q*-- 1 • Q" = 4 
RDF 76 ; Q =2 

~~11•1•0•11~e 

1.1••••••••11 

F g 50. Relaciones entre resistencias inelcisticas y elásticas requeridas por 
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Fig 51. Relaciones entre resistencias ineldsticas y elásticas requeridas por 
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Fig 52. Relaciones entre resistencias inelcísticas y elcisticas requeridas por 

el modelo tri lineal 3 (fig 41) para temblores en terreno blando 
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Fig 53. Relaciones entre resistencias ineldsticas y elásticas requeridas por 
el modelo trilineal 4 (fig 42) para temblores en terreno blando 
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