absurdas. En las construcciones modernas, el mercado de la
construcciéon requiere un gran impulse para desarrollar métodos de
disenno racionales, que sean lo suficientemente comprensivos para
proporcionar niveles mas satisfactorios de segundad, sin reducciones
excesivas de capacidad de carga. Este es el caso de los requerimientos
de diserio para muros esbeltos de mamposteria reforzada (Reinforced
Masonry Slender Wall Design) que estan incluidos en el Reglamento
UBC. Después de llevar a cabo un gran numero de pruebas en los
Estados Unidos, los resultados que se obtuvieron condujeron al
desarrollo del Método de Disenio por Resistencia (Strength Design
Method). El uso de este método de diseno permitié que la construccion
de muros esbeltos de mamposteria pudiera competir de manera mas
efectiva en contra de la construccién con paneles prefabricados de -

concreto.

5.2 Requerimientos de disefio para muros de mamposteria

reforzada.

5.2.1 Estado actual de los requerimientos de diseno.

5.2.1.1 Disenlo empirico.
Esta forma de disefio brinda niveles de seguridad satisfactorios,

siempre y cuando los detalles de la construccion, los materiales, y las
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condiciones de carga sean consistentes con la experiencia utilizada al

establecer las reglas de diseno.

El uso de simples requerimientos empiricos en el diseno es muy
popular para los edificios pequenos, donde la participacién de un
disenador profesional suele ser minimo. Asi, los reglamentos de
mamposteria normalmente incluyen el disefio empirico en una seccién
por separado, y sélo como una alternativa, frente a los calculos mas
rigurosos de ingenieria. El uso de estos métodos se limita generalmente
a ciertas zonas sismicas, a presiones maximas del viento y, en algunos

casos, las restricciones dependen de las dimensiones del edificio.

5.2.1.2 Disernio dirigido o de ingenieria.

La mayoria de los reglamentos de diseno de mamposteria han
adoptado requerimientos de diseno por resistencia. Los métodos de
disefio por resistencia generalmente se incorporan dentro de un
formato de estados limite, que consiste en estados limite de utilidad o de
servicio y estados limite “altimos”. En los disenos de mamposteria se
utiliza una combinacion de cargas factorizadas y representaciones
matematicas que describen el comportamiento no Iineal del material al
llegar a la zona de falla, esto hace esencial el desarrollo de reglamentos
que garanticen niveles razonables y consistentes de seguridad. Esto

adquiere una particular importancia para la interaccion de efectos
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combinados como los de carga axial y de flexién, sobre la seccion de

muros de mamposteria.

5.2.2 Tipos de construccion de muros de mamposteria.

La mayoria de las construcciones de mamposteria moderna
consideran el sistema de muros de mamposteria sin refuerzo en sus
disefios. El éxito de este tipo de construcciones consiste en emplear un
disefio que permita mantener un estado de esfuerzos de compresion en
los muros de mamposteria cuando estos estan sometidos a las
combinaciones de carga axial, flexion y cortante. Los disenadores, asi
como los constructores, coinciden en la necesidad de incluir juntas de
refuerzo horizontal, como las que se muestran en la Fig. 5.3, para
controlar el agrietamiento debido a movimientos de contraccién por
secado o estructurales. Anadir acero de refuerzo alrededor de los huecos
de puertas y ventanas, ayuda a controlar el agrietamiento que provocan
las vigas y los cerramientos. También, el acero de refuerzo se puede
agregar, para satisfacer los requisitos minimos que establecen algunos
reglamentos, para mejorar el comportamiento de los muros sujetos a
cargas sismicas, en areas de moderada actividad; aunque el muro se

puede disenar como un elemento no reforzado.
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Para el diseno de mamposteria reforzada, algunos reglamentos
establecen cantidades minimas de acero de refuerzo, distribuido en

direccion normal y paralelo a las juntas.

La mayoria de los muros de mamposteria se diseflan considerando al
muro en direccion vertical, y simplemente soportado en sus extremos. A
pesar de ello, siempre sera posible tomar ventaja de los apoyos laterales,
para reducir los efectos de esbeltez en el caso de carga axial vertical y
flexidon horizontal, como se muestra en la Fig. 5.4(b), limitando con ello

la deflexion e incrementando la estabilidad del muro.

Espaciamiento > Smax perroiten
los codigos [ Normalmente igual
ad48 pulg(l.2)o 6t

Refuerzo verucal

Refuerzo en junta

&

Refuerzo
Umdad
- 1
solda Refuerzo
\ Smax
Unidad hueca Refuerzo horizontal
en cerramientos
a) Muros con refuerzo en b) Muros reforzado c) Muros parcialmente
juntas reforzado

Fig. 5.3 Tipos de muros de mamposteria.
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Muro Muro soportado
soportado vertical y
verticalmente honzontalmente

Fig. 5.4 Condiciones de apoyo en muros de marmmposteria.

5.3 Interpretacion histérica del comportamiento de los muros de

mamposteria.

5.3.1 Introduccién.

Debido a que tradicicnalmente se ha pensado en los muros como
elementos que soportan carga axial, era absolutamente natural que la
carga axial permisible P se expresara en funcion de la capacidad de la
seccion para soportar carga axial concéntrica, quedando representada
mediante:

P=AF (5.1)

m Ly

Donde Am es el area de la seccion de mamposteria, generalmente se

toma como el area gruesa, aun en el caso de mamposteria con celdas
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huecas, y Fm es el esfuerzo de compresiéon permisible para el diserio de

mamposteria.

5.3.2 Efectos de flexion.

La flexidon en los muros de mamposteria puede deberse a una
excentricidad provocada por la ubicacion de la carga axial o a
imperfecciones en la construccion, y a las cargas laterales. Para muros
cargados axialmente, el momento de flexibn M puede ser
convenientemente descrito como la carga axial P multiplicada por una

excentricidad e, de modo que

e= (5.2)

De esta forma, la excentricidad se denomina “ excentricidad virtual ”.
Cuando se incrementa la excentricidad, se genera una reduccién de la

capacidad de carga axial.

5.3.3 Resistencia de la seccion

Los ensayes de prismas han sido aceptados como un método
razonable para evaluar la capacidad de carga de la seccidon de muros de

mamposteria sujetos a esfuerzos de compresidn generados por la
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combinacion de carga axial y de flexién. En la determinacion de la
capacidad de unidades de mamposteria con celdas huecas se utiliza el
area gruesa, hecho que distorsiona la relacién entre la carga axial y el

momento resistente.

5.3.4 Efecto de la altura.

La idea de que los muros son elementos que soportan carga axial
impulséd el que los métodos de diseno aplicaran una reduccién directa
de la capacidad por efecto de esbeltez. Para ladrillos de arcilla se
desarrollaron coeficientes de esbeltez Cs basados en la relaciéon altura-
espesor, h/t, y en las excentricidades de los extremos, -1 < e;/e2 < +1.
Combinando con el coeficiente de excentricidad, la ecuacion 5.1 se
convierte en:

P=C,C,A,F, (9.3)

eI Tmmm

Como otra alternativa, el Reglamento NCMA introdujo un factor de

reduccion denominado R, de forma que

h 3
R=1 _(H) (5.4)

Dicha expresion se aplica de forma independiente a la ecuacion de

capacidad de carga axial (5.1). Este enfoque permanece como una
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constante en algunos reglamentos de mamposteria. El factor de
reduccion R se utiliza para modificar el esfuerzo de compresion
permisible debido a carga axial F, que se utiliza en la ecuacion unitaria
que aparece en algunos reglamentos de mamposteria y para

mamposteria sin refuerzo se establece

j; : + 1{: =1 (5.5)
Donde
fa, fo = esfuerzos de compresion debido a la carga axial y de
flexion respectivamente.
Fo, F» = esfuerzos permisibles de carga axial y de flexién

Respectivamente.

Este método, que toma en cuenta la esbeltez, puede ser modificado
para incluir los efectos de las excentricidades en los extremos, mediante
una modificacion de la altura efectiva, en funcion de las restricciones en

los apoyos, como se muestra en la Fig. 5.6.

Los muros relativamente pequenos, o aquellos que no soportan
cargas axiales muy grandes, tienen reducciones pequenas por efecto de
esbeltez. De cualquier forma, en muchos casos los efectos de esbeltez no
necesitan ser considerados en el diseno, ya que debido a la existencia de

limites de esbeltez implicitos en el disefio, muy pocos muros
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experimentan pandeo elastico. De esta forma, el efecto principal de la

esbeltez, en estos casos, es el desarrollo de flexion adicional debida a la

deflexion del muro (efecto P-A).

fa 4

Fa corta

Muro corto
(baja h/t)

Fa esbelta
\ Muro esbelto
(alta h/])

h/t = relacion
altura espesor

Fb b

Fig. 5.5 Modificacidén de la ecuacion unitaria por efecto de esbeltez.
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Fig. 5.6 Influencia de momentos en los extremos sobre los efectos de
esbeltez.
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5.4 Interaccion entre la carga axial y flexion.

5.4.1 Introduccion.

La relacion entre los efectos combinados de carga axial y los
momentos de flexion, aplicados sobre un muro de mamposteria, se
puede describir mediante la excentricidad virtual, e = M/P, sin importar
si el momento y la fuerza axial provienen de una excentricidad
verdadera o no, esto es la forma mas conveniente de describir el caso de
una combinacidn de cargas. En el caso de comportamiento elastico
lineal de secciones con igual limite de esfuerzos permisibles Fn, y para la
combinacion de compresiéon axial y flexion, la relacion entre la maxima
carga axial permisible Py momento M que pueden ser soportados por la

seccidn, se expresan mediante

(5.6)

Donde

area de la seccion.

N
I

modulo de seccion.

n
n

Esta ecuacion puede utilizarse para describir el diagrama de
interaccion lineal que se muestra en la Fig. 5.7(b), Si Py = FRA

representa la capacidad de la secciéon cuando la excentricidad cero, y Mo
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= FmS es el momento que puede ser soportado cuando la carga axial es
cero, este diagrama de interaccion puede describirse mediante la
ecuacion unitaria como

P M _

+ 1 (5.7)
P M,

(=1

Para la mamposteria, los efectos del agrietamiento por tension, el
comportamiento no lineal de la grafica esfuerzo-deformacion y la
variacion en la contribucién del acero de refuerzo, dan como resultado la
ecuacion unitaria (5.7), siendo ésta, wuna aproximacioén muy
conservadora del diagrama de interaccion real. Al parecer, la resistencia
a la compresién es aparentemente superior, debido al gradiente de
deformacion. El esfuerzo permisible de compresion por flexion Fp, ha
sido un valor tradicionalmente mayor que el esfuerzo permisible de
compresién por carga axial Fu. El limite o esfuerzo permisible para la

combinacion de carga axial y de flexién puede definirse como

_ _Je
ﬂ_ﬁ+ﬂp FJ (5.8)

a

Donde

f. =

x|~
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a) Sin interaccién b) Interaccion lineal

Fig. 5.7 Diagramas de interaccién simple para la combinaciéon de carga
axial y flexion.

5.4.2 Analisis elastico lineal de secciones reforzadas.

5.4.2.1 Secciones solidas.

En el punto donde la profundidad de la grieta coincide con la posicién
del refuerzo, son aplicables las ecuaciones que se utilizan para

mamposteria sin refuerzo, si se asume que se ignoran las fuerzas de

compresion en el acero de refuerzo.
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Fig. 5.8 Combinacién de carga axial y flexion con acero de refuerzo a
tension.

Segun se muestra en la Fig. 5.8, para el analisis de la seccién

agrietada se requiere utilizar un area de acero transformada, cuando en

el acero de refuerzo se desarrollan esfuerzos de tension. E]

procedimiento de calculo se ilustra a continuacion:
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Para el equilibrio de fuerzas verticales (Fig. 5.8(a))

P-C, -T (5.9)
Donde
C‘m = Fm kjb (5. 10)

El término b representa el ancho efectivo. Los Reglamentos ACI 530/
ASCE 5 / TMS 402, especifican que el ancho efectivo b, para muros de
mamposteria construidos en serie, debera de ser el que resulte menor
de; s (separacion del acero de refuerzo), 6t (siendo t el espesor del

muro), o 180 cm.

Para otro tipo de patrén seguido en la construccién del muro,
digamos apilado, el ancho efectivo debera ser el que resulte menor entre
la separacién del acero de refuerzo y la longitud de la unidad de

mamposteria. La fuerza de tensién T del acero de refuerzo es
T=nd, ,,,(d"‘d) (5.11)
kd

Por equilibrio de los momentos exteriores e interiores alrededor del

eje neutro

P,=Cm(t —de+T(d—’] (5.12)
2 3 2
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y sustituyendo P de la ecuacion 5.9 en la ecuacién 5.12, se tiene
(c,,,-T)e=cm["-kd]+T(d—’J (5.13)
2 3 2

La posicion del eje neutro kd puede ser determinada mediante la
solucion de la ecuacion cubica resultante, o bien, mediante la
sustitucion de valores de kd por tanteos hasta encontrar el valor con el
cual se obtenga la excentricidad e correcta. (Notese que cuando el
refuerzo es concéntrico, como en la mayoria de los casos, el términc_) T(d

- t/2)en la ecuacion 5.13 es cero).

La formulacion previa considera que el esfuerzo permisible de
compresion de la mamposteria, Fm, controla el disenio, pero en algunos
casos, el esfuerzo permisible en el acero, Fs, puede ser critico. Para
revisar esto, el esfuerzo en el acero debe de ser calculado como

d—kd
f,—nFm[ d ) (5.14)

Si el esfuerzo permisible en el acero de refuerzo, Fs es menor que el
esfuerzo calculado fs, entonces el esfuerzo en el acero de refuerzo es
critico, y la ecuacién 5.10 debe ser expresada en términos de Fs, de

forma que
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F,
. \( kd ]kdb (5.15)
n\d-kd; 2
La ecuacion 5.11 se simplifica como
T=AF (5.16)

A 5

Sustituyendo estos valores en la ecuacidén 5.13, y determinado el
término kd igual que antes. La carga que la seccion admite puede ser
determinada mediante el calculo de los valores de Ty Cn de la ecuacion

2.9.

5.4.2.2 Secciones parcialmente rellenas (Celdas mortereadas).

Para la seccion mostrada en la figura 5.8(b), las celdas rellenas
(mortereadas) en el muro de mamposteria producen una seccidén
transversal en forma de viga-t. Si el valor que se obtiene al calcular kd
es menor al espesor de la pared de la celda rellena, entonces el analisis
que se ilustra desde las ecuaciones 5.9 a 5.16 es aplicable. Si al calcular
kd, este resulta ser un valor mayor que el espesor de la pared de la
celda rellena, se debera realizar un analisis de seccion de borde (viga-t)

como sigue:

Por equilibrio de las fuerzas axiales internas y externas

P= C.fohria - Cparedce!da -T (5 17)
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Donde, de la ecuacion 5.10,

=1Fblcd

("mhdu 2 m
De la ecuacion 5.11

3 n

T =ndAF [d'de

Teniendo

. 1 kd —1t
CP“rcdceMa = o) Fm( kd ! J(kd _[f Xb _bw)

Por equilibrio de los momentos internos y externos

t kd t kd 2 [
Pe=Csohdu(i—?J—CpaudaMa[E__3_+§lj)+T(d_5J

(5.18)

(5.19)

De esta forma, para una excentricidad en particular, el valor de kd

refuerzo controla el diseno. Si

L L

F <nF [d_kd)
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puede ser determinado a partir de las ecuaciones 5.17 y 5.18.
Nuevamente, debido a que la derivacion esta basada en la idea de que el
esfuerzo permisible de compresion de la mamposteria gobierna el

disefio, e€s necesario revisar si el limite de esfuerzo en el acero de

(5.20)



Entonces la ecuacién 5.15 se utiliza en lugar de la 5.10 y la ecuacién

5.18 se transforma en

| F [ kd \kd -t
C = ' kd—1,\b-b, 5.21
puredcelda 2 n (d _ kd]( kd ]( S X n) ( )

La ecuacion 5.16 se utiliza en lugar de la ecuacion 5.11.

De esta forma, para una carga excéntrica dada, la maxima carga
axial permisible puede ser determinada para valores particulares de
esfuerzos permisibles en la mamposteria y el acero. (Notese que el
ultimo término de la ecuacién 5.19 es cero para el caso del refuerzo

conceéntrico en el muro).

5.4.3 Analisis por ultima resistencia (Estado de limite uitimo).

El disefio por resistencia en estructuras de mamposteria se ha
convertido en el método de diseno preferido gracias a la adicién

pertinente de los estados limites de utilidad o servicio.

5.4.3.1 Relaciones esfuerzo-deformacion entre mamposteria y acero.
La relacién esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo se define
como elastoplastica, tal como se muestra en la Fig. 5.9(a). Por el

contrario, para la mamposteria se establecié una relacidon singular de
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esfuerzo-deformacion, debido a que la forma de la curva es muy variable
y los ultimos valores de esfuerzo que se pueden medir varian dentro de
un gran intervalo. En general, como lo indica en el Reglamento de Nueva
Zelanda, el objetivo es el de remplazar la relacién actual de esfuerzo-
deformacion no lineal, por una relacion matematica bien definida, facil
de usar y con formas graficas que proporcionen una estimacion

razonable de la magnitud y ubicacion de la resultante de la fuerza de

compresion.
Distribucidon
triangular
idealizada
@
2
&
—_
b Strain
@
= Es
73]

f S
Stram o es'pmh //\ o Distribucidn rectangular
.. . B N 1 ' - ——— e .
a) Relacién elastoplastica ' Idealizada con 0.85fm de

i i ia promedi
esfuerzo-deformacion para la resistencia promedio
equivalente
el acero

Siress
ekl s

b) Relacién esfuerzo-deformacion
para la mamposteria

Fig. 5.9 Relaciones esfuerzo-deformacién para mamposteria y acero.

Una representacién rectangular, similar a la que se definid para

concreto reforzado, puede utilizarse en la mamposteria reforzada. La
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mayoria de las pruebas indican que la deformaciéon ultima de

compresion varia entre 0.0025 y 0.0035.

5.4.3.2 Mamposteria reforzada.

Para secciones solidas, el analisis de mamposteria reforzada consiste
en utilizar el bloque triangular de esfuerzos adoptado en las ecuaciones
5.9 a 5.13, sustituyendo €l término fm con Fn excepto por el hecho de

que la ecuacion 5.11 no es aplicable y debera sustituirse por

T=Af (5.22)

Donde

f, = [d_kd]s.,E (5.23)

Pero fs no debe ser mayor que fy;, y la deformaciéon ultima de

compresion en la mamposteria toma el valor de £, 0.003.

Se ha demostrado que para porcentajes bajos de acero de refuerzo,
entre 0.1% a 4%, el esfuerzo de tension controla la capacidad de la

seccion.

Para secciones con celdas parcialmente rellenas, donde el eje neutro
queda fuera de la pared de la celda rellena, y sustituyendo Fy, en lugar

de fm, las ecuaciones 5.17 a 5.19 pueden utilizarse para determinar la
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posicion del eje neutro kd, considerando una distribucién triangular de
esfuerzos. El esfuerzo en el acero de refuerzo es determinado en funcion
del esfuerzo ultimo de compresion en la mamposteria y la localizacion

del eje neutro kd queda definida mediante las ecuaciones 5.22 y 5.23.

Para una distribucion triangular de esfuerzos (Fig. 5.10) la ecuacién

5.10 se transforma en

C,=085f" dfc (5.24)
Donde
¢ = distancia desde la fibra extrema en compresion al eje neutro.
f, = relacion de la profundidad del bloque de compresion y el eje
neutro, para fm < 210 kg/cm?, tomar 0.85, la fuerza de tension es
T= Asfs.
Donde

1, =(d_c]£"E, <F, (5.25)

De esta forma, pueden determinarse, tanto la posicion del eje neutro
c, como la capacidad de la secciéon, utilizando la ecuacion 5.9 y

sustituyendo Ty Cn a partir de las ecuaciones 5.22, 5.23 y 5.25.
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En el caso mostrado en la Fig. 5.10(b), para mamposteria con celdas

parcialmente rellenas, y cuando fic>t;, las fuerzas de equilibrio estan

dadas por

P=C,+C,-T (5.26)

Donde las fuerzas de compresion son:

C, =085(,bt, (5.27)

=085/, b,(Bc—1,) (5.28)

T se calcula con fs definido en 5.25, dependiendo del valor de ¢, pero

no mayor que fy.

El momento de equilibrio alrededor del centroide de la seccién

transversal esta dado por:

t —t,
Pe:Cf[;— £]+C,(;-ﬂ‘cz f}+T(d—;] (5.29)

De la ecuacion 5.26 y 5.29, se puede determinar c¢ para una
excentricidad en particular. Cuando el area de relleno de la celda es
pequena, una simplificacion consiste en ignorar la contribucién del

borde, de manera que la resultante de fuerza de compresiéon es:

C=C, =085/, bt, (5.30)
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Por lo que la correspondiente fuerza de equilibrio es:

P=C,-T (5.31)

El momento de equilibrio alrededor del centroide de la seccion

transversal tiene esta cuantificaciéon:

Pe=Cf[;—r£J+T[d—;J (5.32)

Lo cual permite determinar ¢ para una excentricidad especifica. Una
vez que se calcula ¢, se podra obtener la capacidad de la seccién (Notese

que en las ecuaciones 5.29 y 5.32, el término T{d-t/2) es cero, cuando el

refuerzo es concéntrico).
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Fig. 5.10 Diseno por resistencia en mamposteria reforzada.
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5.4.4 Aplicacion del método de disenio por resistencia.

La varnabilidad de los materiales y los métodos constructivos, asi
como la localizacion del acero de refuerzo se toman en cuenta en los
requerimientos del método de diseno por resistencia y los estados limite
de los reglamentos, mediante la utilizacién de factores de reduccién, los
cuales se aplican individualmente a las propiedades del material. El
enfoque mas tradicional de diseno por resistencia, paralelo al método
ACI1 -318 en concreto reforzado, introduce un simple factor de reduccion
¢ que se aplica a la capacidad de momento. Este factor varia para los
diferentes tipos de falla. El Reglamento Australiano de Mamposteria, por
e¢jemplo, sugiere un factor de reducciéon de 0.70 o menor y el Reglamento
UBC contiene un valor que varia entre 0.4 y 0.80, dependiendo de la

dimensién, la inspeccion y la calidad de la construccion.

5.5 Efectos de esbeltez.

5.5.1 Introduccion.

La capacidad de un muro de mamposteria, para soportar una carga
axial, disminuye conforme se incrementa su altura. En muros muy
esbeltos, la disminucion de capacidad de carga puede relacionarse con

el pandeo elastico; pero en la mayoria de los casos, esta reduccion en la
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capacidad de carga es resultado de que el material sufre una falla, al ser
sometido a la combinacién de carga axial y momento, por lo que la
deflexion del muro genera momentos adicionales. Debido a la creencia
generalizada de que la funcién principal de un muro es la de soportar
fuerzas axiales de compresion, los métodos de diseno se desarrollaron
tomado en cuenta unicamente la disminucién de capacidad de carga
debido a la esbeltez. En cierta forma, el efecto de esbeltez se introdujo
multiplicando la capacidad de la seccidon por un factor de reduccién R,

de forma que:

P A F. R (5.33)

esheftez = tmt om

En un principio, este tipo de factor se expresaba en términos de la
relacion altura-espesor (h/{); sin embargo, actualmente la esbeltez se

expresa en términos de la relacion altura-radio de giro, donde

r= = (5.34)

Partiendo de la ecuacién de pandeo descrita por Euler,

*El
P = ”h2 (5.35)
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Sustituyendo A4r’ =/ y dividiendo entre A tenemos:

3 Tl E
(h/r)t

fmcmrco (536)

Como resultado, la relacion h/t o h/r se ha descrito para determinar
la reduccién de la capacidad de carga debida a la esbeltez. Los
momentos de flexion en el muro son afectados de manera significativa
por el efecto de esbeltez. Otros factores, como la presencia, localizacion y
cantidad de acero de refuerzo, las restricciones en los extremos del
muro, la aplicacion de la fuerza, la resistencia a la tension, y el méodulo
de elasticidad contribuyen a una estimacion mas racional de los efectos

de esbeltez.

5.5.2 Amplificaciéon de momentos.

Los momentos de flexién de segundo orden, debidos a la carga axial
y a la deflexion del elemento, deben incluirse cuando se calcula la
combinacion critica de carga axial y momento flector de cualquier
elemento. A pesar de que es posible calcular este momento secundario
como el producto de la carga axial P y el desplazamiento de la seccion,
es mas sencillo aproximar este momento mediante un factor de
amplificacion. Para determinar el factor de amplificacién de momento en

elementos de concreto reforzado se tiene la siguiente expresion:
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=—"_ (5.37)

Donde & es el factor de amplificaciéon del momento debido a la carga;
P,, Cn es el factor que relaciona el diagrama del momento actual con un
diagrama equivalente de momento uniforme; P.es la carga de pandeo de
Euler, y ¢ es el factor de reducciéon de capacidad de carga. La ecuacién
5.37 ha sido adaptada por el Reglamento Canadiense (Canadian
Standards Association, CSA) para utilizarse en el diseno de
mamposteria, modificando la ecuacion de Euler (5.35) de la forma

siguiente:

2l o
Fo= e (5.38)

Donde
E = moédulo de elasticidad.
I = momento de inercia efectivo de la seccién del muro.

kh = altura efectiva del muro.

Al aplicar este método de diseno, el cédigo canadiense establece que
el término Cn toma un valor de 1.00 para mamposteria. El efecto de la
relacion de los momentos en los extremos se toma en cuenta mediante

el término Iy determinandolo a partir de las siguientes expresiones:

172



Para mamposteria sin refuerzo:
l,=0+1,)/4 para 0<e /e, <1 (5.39)

l,=0U,+1)/4 para —-1<e, /e, <0 (5.40)

Para mamposteria con refuerzo:

ly=0+21,+1,)/4 para 0<e, /e, <1 (5.41)

ly=U,+21,+1)/4 para —1<e, /e, <0 (5.42)

Donde los términos I; y I2 son los momentos de inercia de la seccion
agrietada y no agrietada en los extremos 1 y 2 respectivamente, y los
términos ez y I; corresponden al extremo con mayor excentricidad. Ip es
el momento de inercia de la seccién no agrietada. I» es el momento de

inercia de la seccion transformada sujeta a momento puro Mo,.

Como no se pueden evitar los movimientos de expansion y
contraccion, por el secado de la mamposteria, la relacion del
comportamiento no linear de la grafica esfuerzo-deformacién cerca de la
falla, y al utilizar esfuerzos de trabajo y cargas de servicio P en lugar de

cargas factorizadas Py, el reglamento exige determinar un valor de

El, =E,1,/4 (5.43)
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Asi como modificar el término que involucra la altura efectiva del
muro kh a un valor de altura libre h y el factor ¢ en la ecuacién 5.37
adquiere un valor de 1.0 para diseno por esfuerzos de trabajo. A pesar
de que el método de amplificacion de momento representa una forma
logica de tomar en cuenta los efectos de esbeltez, se requieren mas
investigaciones para reducir algunos de los parametros considerados

como muy conservadores en la versién del Reglamento CSA.

5.5.3 Método de ecuacion unitaria del Reglamento UBC.

El efecto de esbeltez en los muros de mamposteria, simple y con
refuerzo, se toma en cuenta a través de la ecuacion de esfuerzo axial de

compresion permisible Fg,

F, =021, {1 - (%J 3} (5.44)

Debido a que los esfuerzos permisibles para carga axial Fo y de
flexion Fp» son diferentes, el esfuerzo permisible de compresion para la
combinacion de estas cargas se define mediante la ecuacién 5.8, antes

descrnita.
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5.5.4 Requerimientos del ACI 530/ASCE 5/TMS 402 para efectos de

esbeltez.

5.5.4.1 Mamposteria sin refuerzo.

Para mamposteria sin refuerzo, los requerimientos del ACI 530/ASCE
S/TMS 402 especifican que se satisfaga la ecuacion 5.5, donde los
esfuerzos permisibles Fo y F, se pueden determinar a partir de las

expresiones siguientes:

=31 (5.45)
. 2
F, = S (&) para Kh > 99 (5.46)
4 \ kh r
. 2
F, = S 1—-( K ] para -@599 (5.47)
4 140r r

Se establece que la carga axial admisible debera ser menor que el

25% de la carga critica de pandeo, de Euler.

p<it (5.48)
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donde la carga critica de pandeo, de Euler, esta dada por la ecuacién

anm]

= (1—0.577f]3 (5.49)

r

En este caso, otra de las restricciones del diseno es la de trabajar con
cargas de servicio y que no deba excederse el esfuerzo de flexion

permisible.

5.5.4.2 Mamposteria reforzada.

Para muros de mamposteria reforzada, el esfuerzo de compresion
debido a carga axial, fa = P/A, debera ser menor que F; como se definié
en la ecuacion 5.46 6 5.47; ademas de que la combinacién de esfuerzos

debida a carga axial y de flexién debera de ser menor que Fy = 1/3 f'm.

El beneficio del refuerzo en compresion puede tomarse en cuenta
siempre que el refuerzo lateral esté bien confinado y proporcione

suficiente soporte lateral a las varillas longitudinales.

5.5.5 Requerimientos del Reglamento UBC para muros reforzados

esbeltos.

A través del tiempo, los reglamentos de mamposteria han

incorporado restricciones sobre la relacién maxima de altura-espesor en
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los muros, limitando a los disenos de mamposteria dentro de un
intervalo de aplicaciébn que considera requerimientos empiricos o

semilempiricos por efecto de esbeltez.

Como resultado de pruebas y analisis de muros muy esbeltos, se
desarrollo una seccion del Reglamento UBC para facilitar el diseno de
los muros esbeltos de mamposteria reforzada. El procedimiento
desarrollado se baso en la resistencia de diseno bajo cargas factorizadas,
con limites de deflexién en etapas de servicio y considerando cargas sin
factorizar. Se pre’tendia que este meétodo fuera utilizado para el disefo
de muros sujetos a cargas axiales relativamente pequenas. De esta
forma, el esfuerzo axial debido a cargas sin factorizar en el punto de

maximo valor de flexién se limité a un valor de

f,=P/A<004f" (5.50)

Con el fin de especificar una cantidad minima de acero de refuerzo,

la capacidad del momento de diseno ¢M, debera ser mayor o igual que

el momento factorizado actuante a media altura del muro, calculado a

mediante la siguiente expresion:

2

M =Pt +1{,"§+(P +P,)A, (5.51)

H 8 Wy ol
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Donde

Pu = carga lateral uniformemente distribuida y factorizada.
h = altura del muro entre apoyos.

Py = peso factorizado del muro en la seccién considerada.
Pou = carga factorizada de azotea o entrepisos.

e = excentricidad de la carga Pou.

Au = deflexion horizontal a media altura del muro bajo

cargas factorizadas y considerando los efectos P-A en

el calculo de la deflexion del muro.

Para la etapa de servicio, quedé definido el limite de la deflexion

soportando cargas sin factorizar en un valor de:

A, =0.007h (5.52)

exceptuando la siguiente reduccion en este limite arbitrario de

A, =0005h (5.93)

Usado éste para ladrillos huecos de mamposteria con un espesor de
127 mm o menores, y cuando el refuerzo vertical no mantiene su

posicion durante el vaciado del mortero.

Asumiendo una curvatura simple y simétrica, el Reglamento UBC

especifica que la deflexiéon a media altura de un muro simplemente
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soportado en sus extremos y sujetos a cargas de servicio 4s, debera

calcularse mediante:

S5M K
A =2 para Ms < Mer (5-54)
48E, 1,
2 5(M - MY
_ SMcrh + ( ! C!') para MCT< MS< Ml'l. (5.55]

©O48E I, 48E 1

m=cr

Donde
Ms = momento de servicio a media altura del muro.
I3, I, = momento de inercia de la seccién gruesa y de la seccion

Me

fr

M,

Ase

agrietada respectivamente de la seccidn transversal del
muro.

= momento de agrietamiento resistente del muro = Sf; .

maddulo de seccion.

= médulo de ruptura, varia entre 2,/f', hastad,/f’  en psi
(0.166. f', hasta 0.33,/f', , en MPa) dependiendo del relleno

parcial o total en las unidades huecas de mamposteria.

= capacidad de momento nominal de un muro de

mamposteria = 4 _f (d - ;) .

= area efectiva de acero = (4,/,+F,)/ f, .
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a = profundidad del bloque de compresion debido a cargas

factorizadas = (P, + 4, f,)/0.85f" b.

0 = factor de reduccién de resistencia igual a 0.80 para

flexi6n, y se deberan de satisfacer los requerimientos

especiales de inspecciéon.

Utilizando los principios de mecanica para calcular la deflexién
critica a media altura del muro para ser empleada en la ecuacion 5.51,
la deflexion debido al momento de primer orden de la ecuacién 5.56
debe utilizarse, donde:

5 pht 1 Buel”

0 =
384 E, 1, 16E,1,

(5.56)

El incremento de deflexion debido a los momentos adicicnales
causados por la deflexion inicial del muro puede calcularse
directamente, o la deflexion 4,, puede ser amplificada, de acuerdo con

la ecuacion 5.57, para producir la deflexién total del muro mediante:

4 P h2
A =[ 5 oph 1 e J 1 (5.57)

" \384E,1, 16E,, |1-P, P,

Donde

P. =, para cargas de servicio.
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pu = carga lateral uniformemente distribuida y factorizada.
P, = carga factorizada de azotea o entrepisos.
P, = carga axial factorizada a media altura del muro

igual a Puu+ Pou.

Iy = momento de inercia efectivo utilizando la seccion agrietada.

5.6 Consideraciones del Reglamento de Construcciones para el

Distrito Federal, R.D.F.

5.6.1 Normas técnicas complementarias para diseno y construccion

de estructuras de mamposteria

Estas Normas contienen requisitos minimos para el analisis, disefnio y

construccion de estructuras de mamposteria.

5.6.2 Materiales para mamposteria.

Las piezas usadas en los elementos estructurales de mamposteria
deberan cumplir con la Norma Mexicana NMX-C-404-ONNCCE, con
excepcion de lo dispuesto para el limite inferior del area neta de piezas
huecas senalado en la seccién 2.1.1.2 de las Normas (Fig. 5.11). El peso
volumétrico neto minimo de las piezas, en estado seco, que se indica en

las Normas, se muestra en la tabla C.1 de los Apéndices.
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Para fines de aplicacién de las Normas Técnicas Complementarias
para diseno por sismo y de estas disposiciones, se consideraran como
piezas macizas aquéllas que tienen en su seccidén transversal mas
desfavorable un area neta de por lo menos 75 por ciento del area bruta,

y cuyas paredes exteriores no tienen espesores menores que 20 mm.

Las piezas huecas a que hacen referencia las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo y estas disposiciones son las
que tienen, €n su seccion transversal mas desfavorable, un area neta de
por lo menos 50 por ciento del area bruta; ademas de que el espesor de
sus paredes exteriores no es menor que 15 mm (Fig. 5.11). Para piezas
huecas con dos y hasta cuatro celdas, el espesor minimo de las paredes
interiores debera ser de 13 mm. Para piezas multiperforadas y cuyas
perforaciones sean de las mismas dimensiones, y cuya distribucién sea
uniforme, el espesor minimo de las paredes interiores sera de 7 mm. Se
entiende como piezas multiperforadas aquéllas con mas de siete

perforaciones o alvéolos (Fig.5.11).
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b. Ejempios de piezas multiperforadas

Fig. 5.11 Piezas de mamposteria.

La resistencia a compresién se determinara para cada tipo de piezas

de acuerdo con el ensaye especificado en la norma NMX-C-036.

Para diseno, se empleara un valor de la resistencia, fp*, medida sobre
el area bruta, que se determinara como el que se alcanza por lo menos

por el 98 por ciento de las piezas producidas.

La resistencia de disefnio se determinara con base en la informacion
estadistica existente sobre el producto, o a partir de muestreos de la
pieza, ya sea en planta o en obra. La resistencia de disenio se calculara

como:
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Jo"= 1+2.5¢, (5.58)
Donde
f,= Media de la resitencia a compresion de la piezas, referida al
area bruta.
c, = Es el coeficiente de variacion de la resistencia a compresion

de las piezas.

El valor de ¢, no se tomara menor que 0.20, para piezas provenientes
de plantas mecanizadas que evidencien un sistema de control de calidad
como el requerido en la norma NMX-C-404-ONNCCE, ni menor que
0.30, para piezas de fabricaciébn mecanizada, pero que no cuenten con
un sistema de control de calidad, ni menor que 0.35, para piezas de

produccién artesanal.

En la elaboracion del concreto y morteros se empleara cualquier tipo
de cemento hidraulico que cumpla con los requisitos especificados en la
norma NMX-C-414-ONNCCE. En la elaboracion de morteros se podra
usar cemento de albanileria que cumpla con los requisitos especificados
en la norma NMX-C-021-ONNCCE. En la elaboracion de morteros se
podra usar cal hidratada que cumpla con los requisitos especificados en
la norma NMX-C-003-ONNCCE. Los agregados deben cumplir con las

especificaciones de la norma NMX-C-111. El agua para el mezclado del
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mortero o del concreto debe cumplir con las especificaciones de la

norma NMX-C-122.

La resistencia a compresion del mortero, sea para pegar piezas o
de relleno, se determinara de acuerdo con el ensaye especificado en la
norma NMX-C-061. La resistencia a compresiéon del concreto de
relleno se determinara del ensaye de cilindros elaborados, curados y
probados de acuerdo con las normas NMX-C-160 y NMX-C-083-

ONNCCE.

La resistencia de diseno sera:

L= +f—2].51 (5:59)
Donde
f, = Media de la resitencia a compresion de cubos de mortero, o
de cilindros de concreto de relleno.
c, = Es el coeficiente de variacion de la resistencia a compresion

de mortero o concreto de relleno, que en ningin caso se

tomara menor que 0.20.

Los morteros que se empleen en elementos estructurales de
mamposteria deberan cumplir con una resistencia a compresiéon de por

lo menos 40 kg/cm? (4 MPa), ver tabla C.2 de los Apéendices. Los
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morteros y concretos de relleno que se emplean en elementos
estructurales de mamposteria para rellenar celdas de piezas huecas
deberan contar con una resistencia a la compresion de por lo menos 125
kg/cm? (12.5 MPa) y el tamano maximo de agregado no excedera de 10

mm ver tabla C.3 de los Apéndices .

El refuerzo que se emplee en castillos, dalas, elementos colocados en
el interior del muro y/o en el exterior del muro, estara constituido por
barras corrugadas, por malla de acero, por alambres corrugados
laminados en frio, o por armaduras soldadas por resistencia eléctrica de
alambre de acero, para castillos y dalas que cumplan con las Normas

Mexicanas correspondientes.

El modulo de elasticidad del acero de refuerzo ordinario, Es, se
supondra igual a 2x106 kg/cm? (2x10% MPa). Para disefio se considerara

el esfuerzo de fluencia minimo, fy, establecido en las Normas citadas.

La resistencia de disenio en compresion de la mamposteria, f, *,

sobre area bruta, se determina siguiendo el procedimiento de la Norma

Mexicana correspondiente

La resistencia de disefio se calculara como:

foe o

" 142.5¢ (5-60)
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Donde:

f., = Media de la resistencia a compresion de las pilas , corregida

por su relaciéon altura a espesor y referida al area bruta.

c, = Es el coeficiente de variacion de la resistencia de las pilas

m

ensayadas, que en ningun caso se tomara inferior a 0.15

Ver tablas C.4, C.5 y C.6 de los Apéndices.

La resistencia de disefnio a compresion diagonal de la mamposteria,
Um*, sobre el area bruta de la diagonal, se determinara con alguno de los

dos procedimientos indicados en las normas

La resistencia de diseno a compresién diagonal, v, *, sera igual a

p k= tm (5.61)
1+2.5¢,
Donde
v, = Media de la resistencia a compresién diagonal de muretes,

sobre area bruta medida a lo largo de la diagonal paralela a

la carga.

c. = Es el coeficiente de variacion de la resistencia a la

compresién diagonal de muretes, que en ninglin caso no

tomara menor que 0.20
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(Ver tabla C.7 de los Apéndices).

Cuando una carga concentrada se trasmite directamente a la

mamposteria, el esfuerzo de contacto no excedera de 0.6 f*

mn

Se considerara que es nula la resistencia de la mamposteria a
esfuerzos de tension perpendiculares a las juntas. Cuando se requiera

esta resistencia, debera proporcionarse el acero de refuerzo necesario.

El modulo de elasticidad para mamposteria de tabiques y bloques de

concreto se define como:

E=800f, * para cargas de corta duracidn.

E=350f,* paracargas sostenidas. (S.62)

Para mamposteria de tabique de barro y otras piezas, exceptuando

las de concreto:

E=600f,6* paracargas de corta duracion.

E=350f,* para cargas sostenidas. (5.63)

El médulo cortante de la mamposteria se tomara como:

G =0.40F (5.64)
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5.6.3 Especificaciones generales de analisis y diseno.

El dimensionamiento y detallado de elementos estructurales se hara
de acuerdo con los criterios relativos a los estados limite de falla y de
servicio establecidos en el Titulo VI del Reglamento y en sus Normas, o
por algun procedimiento optativo que cumpla con los requisitos del

Titulo VI. Adicionalmente, se disefiaran las estructuras por durabilidad.

Segun el criterio de estado limite de falla, las estructuras y elementos
estructurales deben dimensionarse y detallarse de modo que la
resistencia de disefio en cualquier seccidn sea por lo menos igual al

valor de diseno de la fuerza o del momento, internos.

Se comprobara que las respuestas de la estructura (asentamientos,
deformacion, agrietamiento, vibraciones, etc.) queden limitadas a valores

tales que el funcionamiento en condiciones de servicio sea satisfactorio.

Se disefiaran y detallaran las estructuras por durabilidad, para que

la expectativa de vida 1itil sea por lo menos de S0 anos.

5.6.3.1 Hipotesis para la obtenciéon de resistencia de diseno a flexion.

La determinacién de resistencias de secciones de cualquier forma

sujetas a flexidon, carga axial o una combinacién de ambas, se efectuara
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con el criterio de resistencia a flexocompresion que se especifica para

concreto reforzado, y con base en las hipétesis siguientes:

a)

b)

La mamposteria se comporta como un material homogéneo.

La distribucion de deformaciones unitanas longitudinales en la

seccion transversal de un elemento es plana.

Los esfuerzos de tensiéon son resistidos unicamente por el acero

de refuerzo.

Existe adherencia perfecta entre el acero de refuerzo vertical y

el concreto o mortero de relleno que lo rodea.

La seccion falla cuando se alcanza, en la mamposteria, la

deformacion unitaria maxima a compresion que se tomara

igual a 0.003.

A menos que los ensayos en pilas permitan obtener una mejor
determinacién de la curva esfuerzo-deformacion de la

mamposteria, ésta se supondra lineal hasta la falla.

En muros con piezas huecas, en los que no todas las celdas estén

rellenas con mortero o concreto, se considerara el valor de fm* de las

piezas huecas sin relleno en la zona a compresion.
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Los muros sometidos a momentos flexionantes, perpendiculares a su
plano podran ser confinados o bien reforzados interiormente. En este
ultimo caso, podra determinarse la resistencia a flexocompresion
tomando en cuenta el refuerzo vertical del muro, cuando la separacion

de éste no exceda de sets veces el espesor del muro, t.

5.6.3.2 Analisis por cargas verticales.

Para el analisis por cargas verticales se tomara en cuenta que en las
juntas de los muros y los elementos de piso ocurren rotaciones locales
debidas al aplastamiento del mortero. Por tanto, para muros que
soportan losas de concreto monoliticas o prefabricadas, se supone que
la junta tiene suficiente capacidad de rotacidon para que pueda
considerarse que, para efectos de distribucién de momentos en el nudo
muro-losa, la rigidez de los muros es nula y que los muros sélo quedan

cargados axialmente.

En el analisis se debera considerar la interacciéon que pueda existir

entre el suelo, la cimentacion y los muros.

Sera admisible determinar las cargas verticales que actiian sobre
cada muro mediante una superposicion de cargas por areas tributarias.

Para el disenio sélo se tomaran en cuenta los momentos flexionantes

siguientes:
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a) Los momentos flexionantes que deben ser resistidos por
condiciones de estatica y que no pueden ser redistribuidos por
la rotacién del nudo, como son los debidos a un voladizo que se
empotre en el muro y los debidos a empujes, de viento o sismo,

normales al plano del muro.

b) Los momentos flexionantes debidos a la excentricidad con que
se trsmite la carga de la losa del piso inmediatamente superior,

€N Muros extremaos.

5.6.4 Diseno de mamposteria reforzada interiormente.

Es aquélla con muros reforzados con barras o alambres corrugados
de acero, horizontales y verticales, colocados en las celdas de las piezas,
en ductos o en las juntas. El acero de refuerzo, tanto horizontal como
vertical, se distribuira a lo alto y largo del muro. Para que un muro
pueda considerarse como reforzado, deberan cumplirse los siguientes

requisitos (Fig. 5.12 y 5.13).

Para diserio por sismo se usara Q= 1.5.

Los muros se construiran e inspeccionaran como se indica en las

Normas respectivas.
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La suma de la cuantia de acero de refuerzo horizontal, pn, y vertical,
pv, no sera menor que 0.002 y ninguna de las dos cuantias serd menor
que 0.0007. Cuando se emplee acero de refuerzo con esfuerzo de
fluencia especificado mayor que 4200 kg/cm? (420 MPa), las cuantias de
refuerzo se podran reducir multiplicandolas por 4200/f;, en kg/cm?

(420/f;, en MPa).

Debera colocarse por lo menos una barra No. 3 (9.5 mm de diametro)
con esfuerzo especificado de fluencia de 4200 kg/cm? (420 MPa), o
refuerzo de otras caracteristicas con resistencia a tension equivalente,
en cada una de dos celdas consecutivas, en todo extremo de muros, en
la intersecciones entre muros o a cada 3 m. El refuerzo vertical en el
interior del muro tendra una separacidn no mayor que seis veces el

espesor del mismo, ni mayor que 800 mm .
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Fig. 5.12 Requisitos para mamposteria con refuerzo interior.
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Cuando los muros transversales sean de carga y lleguen a tope, sin
traslape de piezas, sera necesario unirlos mediante dispositivos que
aseguren la continuidad de la estructura. Los dispositivos deberan ser
capaces de resistir 1.33 veces la resistencia de disenio por fuerza
cortante del muro transversal, dividida por el factor de resistencia
correspondiente. En la resistencia de disefio se incluira la fuerza
cortante resistida por la mamposteria y, si aplica, la resistida por el

refuerzo horizontal.

El espesor de los muros, t, no sera menor que 100 mm y la relaciéon

de la altura al espesor del muro, H/ t, no excedera de 30.

Refuerzo vertical en pretles
y horizontal en pretiles

0 1.
mayores a 500 mm (6.1.8) Refuerzo en Y sep. refuerzo
aberturas si > 600
dimensién mm
Abertura que no }
requiera rafuerzo PP pp—— P

; b } Hil !
ey R [
4 ]k ] "ﬁiﬁ {;} Tl

N R 1@ ] E’p.: £ T
B! [ i I
M}L LU T EE (o |
B4 N e e e i M A
ey 1 mmm
i | R i IR
: 4

separacion de reluerzo an doble celda

Fig. 5.13 Conectores y refuerzo en aberturas y pretiles.
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Para determinar la resistencia de un muro de mamposteria a flexién

simple, el R.D.F.| plantea la siguiente ecuacion:

M, =F, A fd (5.65)
Donde:
A, = esel area de acero colocada en el extremo del muro.
d' = la distancia entre los centroides del acero colocado en

ambos extremos del muro.

Cuando exista carga axial sobre el muro, el momento de la seccién

se modificara de acuerdo con la ecuacion:

M,=FM,+030Pd; si1 P, s% (5.66)
PY. o p P
M, =(15F M, +0.15P,d) 1_17 ;  si P, >-3— (5.67)
R
Donde
P, = Carga axial de diserio a compresion sobre el muro.
d = distancia entre el centroide del acero en tensién y la
fibra a compresion maxima.

P, = Resistencia de compresion axial.
F, = Se tomara igual a 0.80 si P, <P, /3 e igual a 0.60 en

caso contrario.
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La férmula general para determinar la carga vertical resistente

esta dada por la siguiente expresion:

Py =FoFf ¥4, + S A S )S125F,F, [, * 4, (5.68)
Donde
P, = Carga vertical resistente.

F, = Se tomara como 0.6, para muros confinados o reforzados
interiormente y como 0.30 para muros no reforzados ni
confinados.

/.. * = Resistencia de diseno en compresion de la mamposteria.

F, = Factor de reduccién por excentricidad y esbeltez. Podra

tomarse un valor de 0.70 para muros interiores que
soporten claros que no difieran en mas del 50 % y como 0.6
para muros extremos o con claros asimétricos y para casos
en que la relacidon de carga viva y carga muerta de diseno
excede a uno. Ademas de que la excentricidad de la carga
axial aplicada deberda ser menor que t/12 y sin fuerzas
significativas actuando en la direccion normal al plano del
muro y la relacién H/t debera ser menor que 20. En casos
de no cumplir con ninguna de las condiciones anteriores,
sera el que resulte menor de los anteriores y la ecuacion
siguiente:
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e kH Y

Donde

—
I

Espesor del muro.
¢' = es la excentricidad calculada para la carga vertical,

e, =1/2-b/3, excentricidad con que se trasmite la

carga de la losa del piso inmediatamente superior en
muros extremos, mas una excentricidad accidental
que se tomara igual a ¢/24. Donde t es el espesor del
muro y b es la longitud de apoyo de una losa
soportada por el muro.

H= Altura libre del muro, entre elementos capaces de
darle apoyo lateral.

k=  Factor de altura efectiva del muro, segun el criterio
siguiente: igual a 2, para muros no restringidos al
desplazamiento lateral en su extremo superior; 0.80
para muros limitados por dos losas continuas en
ambos lados del muro, e igual a 1, para muros

extremos en que se apoyan losas.

La fuerza cortante resistida por la mamposteria esta determinada

por la expresion siguiente:
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V,=F,(0.85v *4,), paramuros diafragma.

V,.=F05v,*4, + 0.3P) <1.5F,v, * A, , para otros muros. (5.70)
Donde
P = Carga vertical que actuia sobre el muro, sin multiplicar por

el factor de carga ( Positiva en Compresion y se desprecia en
el caso de Tension ).

v, * = Esfuerzo cortante medio de diseno, y no debera exceder de 6

kg/cm?2, a menos que los ensayes de acuerdo a las normas
alcancen valores mayores.

F,= Factor de reduccion de resistencia, igual a 0.70 para muros
diafragma, muros confinados y muros con refuerzo interior y

0.40 para muros no confinados ni reforzados.

La separacion maxima del refuerzo horizontal, sp, no excedera de

cuatro hiladas o 600 mm. Si se coloca acero de refuerzo horizontal para

resistir fuerza cortante, la cuantia de acero de refuerzo horizontal, ps, no

serd inferior a 3/ fyn, si se usan kg/cm? (0.3/ fyn si se usan MPa) ni al

valor que resulte de la expresion siguiente

V. R
p, = —m (5.71)
' FRf;hAT
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En ningun caso p, sera mayor que 037, */ f, ni que 12/ fyn para

piezas macizas, ni que 9/ fyn para piezas huecas si se usan kg/cm? 1.2/

fyuny 0.9/ fun, respectivamente, si se usan MPa).

La fuerza cortante que toma el refuerzo horizontal, VsR, se calculara

comao.

V.R = Fynp, fon4r (5.72)
El factor de eficiencia del refuerzo horizontal, 7, se determinara con

el criterio siguiente: nes igual a 0.6 para el caso de p,f, < 6 kg/cm?, y

0.20 para el caso de p,f,, 2 9 kg/cm?

Para valores de pn fyn comprendidos entre 6 y 9 kg/cm? (0.6 y 0.9

MPa), n se hara variar linealmente.

No se permite el uso de escalerillas para resistir fuerza cortante

inducida por sismo.
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5.7 EJEMPLOS DE DISENO

5.7.1 Muro sometido a carga de compresiéon axial excéntrica

Ejemplo 5.1

Diseno de un muro de mamposteria de concreto, que soporta una
carga vertical de 4.38 kN/m (300 b/ pie) con una excentricidad de 10 cm
(4 pulg) y adicionalmente se anade una carga lateral de 0.96 kN/m? (20
Ib/pied). El muro tiene una altura de 4.80 m (16 pies) y se encuentra

simplemente apoyado en los bordes superior e inferior respectivamente;

ver Fig. 5.14(a).

Considerar una resistencia a la compresion de la mamposteria de

13.80 MPa (2000 Ib/pulg?).

(a) Disenno por método de esfuerzos de trabajo de acuerdo al los

Reglamentos ACIS30/ASCES/TMS402.

(b) Diseno por método de resistencia, de acuerdo con el

procedimiento de disefio de muros esbeltos del Reglamento UBC.
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- Muro de

marmposteria — 100 #t-1b/ (O 45 kN-m/m)
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o 'f de concreto
oy
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a) Cargas y geometria b) Diagrama c) Distribucion de
del muro de momentos esfuerzos

Fig. 5.14 Muro de mamposteria reforzada del ejemplo 5.1

Solucién A:

Proponemos un muro de 20 cm (8 pulg) de espesor, reforzado con
varillas de acero grado 60 (414 MPaq) y relleno parcial de las celdas de la
mamposteria con mortero, y con espaciamiento del acero de refuerzo a

cada 1.20 m (4 pies).

A.l1 Esfuerzos permisibles.

Tension permisible en acero grado 60 165.60 MPa (24,000 b/ pulg?)

Compresion permisible en mamposteria.
1/3fm=(1/3)(13.80) = 4.60 MPa ( 667 Ib/pulg?
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Ambos esfuerzos pueden incrementarse en 1/3 cuando se involucren

cargas de viento o sismo en el diseno.

A.2 Ancho efectivo.

Considerando que la mamposteria esta colocada en forma de unién

en serie, el ancho efectivo b debe ser el que resulte menor de:

6t = 6(20) = 120 cm (48 pulg)
s =120 cm (48 pulg) separacién del acero de refuerzo
183 cm (72 pulg)

resulta b= 120 cm (48 pulg)

El equilibrio de fuerzas internas se revisara sobre una longitud de

muro de 1.20 m (4 pies), ver Fig. 5.14(c).

A.3 Considerando que el esfuerzo del acero gobierna el diseno.

El esfuerzo de compresiéon en la mamposteria se revisara mas

delante.

A.4 Cargas a media altura del muro.

Peso propio del muro = Ppm
Pom = 2.63 kN/m? (55 1b/pie?)
Pmeg-ait = (2.63)(4.80/2) + 4.38 = 6.32 + 4.38 =

= 10.69 kN/m? (223 Ib/pie?)
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Inicialmente se supone que kd es menor que el espesor de la pared
de la celda rellena de la unidad de mamposteria (caso de seccién

rectangular).

A.5 Relaciéon modular.

n=E,/E, = (200,100 MPa/ 13,800 MPa)

= {29,000,000 Ib/pulg?/2,000,000 Ib/pulg?

n=15

A.6 Por Sumatoria de fuerza verticales:

(5.9) P=C,-T
F kd \kdb
5.15 c ="
( ) " n (d—kd} 2
(5.16) T=AF,
C =ﬂ(_kd_ kb
" n\d-kd) 2
c _(/306560)| _kd |kd(120) _ (],472)[ kd )wkd
15 20 | 2 10— kd

2
T=AF, = (4/3)(16,560)4, = (22,080)4,
P = Pmed—ah = 10'69 kN/m2 (223 lb/p!eg)

P=10.69(1.2)= 12.83 kN
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r ¢, -T

m

kd
10 - kd

12.83 = (],472)( )601«1 -(22,080)4, (5.58)

A.7 El Momento a media altura:

1*  Pe
+

VieNto
meda—alira 8 2

y _ (0.96)(4.8)*(1.2) _ (4.38)(1.2)(0.10)

Y medha altura 8 2

M i aira =3-32+0.26 = 3.58 kN-m (2.64 Klb-pie)

A.8 Sumatoria de momentos alrededor del eje central del muro

(5.12) M= cm(i_ﬂ]
273

kd 20 kd
3.58)(1000)(100) = 358,000 = (1,472 60kd | — ——
(3.58)(1000)(100 047 2 Yoora (242

358,000 = 883,200 kd?-29440 kd’ (10 1 kd)

358,000(10-kd)= 883,200 kd*-29,440kd’
3,580,000-358,000kd= 883,200 kd*-29,440 kd*
29,440 kd’ - 883,200 kd? -358,000kd +3,580,000

kd = 1.87 cm (0.74 pulg)

Una vez resuelta la ecuacion, se obtiene el valor de kxd=1.87 cm <

3.50 cm (espesor de pared de celda), entonces la suposiciéon inicial que

205



el eje neutro esta dentro del espesor de la celda es correcta vy,
consecuentemente, las ecuaciones empleadas en el diseno también lo

S0r1.

A.9 Acero de refuerzo.

Sustituyendo el valor de kd en la ecuacidén 5.58, se obtiene el area de

acero requerida.

kd
10 - kd

(5.58) 12.83 = (1,472)[ ]60kd -(22,080)4,

12.83 = (1,472)(%)600.87)—(22,080),45

(12.83)(1000) = 37,988.46 - (22,080) 4,
(22,080) 4, =37,988.46-12,830

A, =1.14 cm?/1.20 m (0.17 pulg?/ 4 pies)

Utilizar una varilla # 4 a cada 1.20 m proporciona mas acero de
refuerzo que el requerido (1.29 cm? > 1.14 cm?), lo cual resulta

satisfactorio.

A.10 Revisidon del esfuerzo de compresion en la mamposteria.

De (5.14) se tiene f,=——
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I :(]6,550)(4/3) (1.87)
" 15 (10-1.87)

f.=338.37 N/cm?2 = 3383.7 kN/m?2 = 3.38 MPa (490 b/ pulg?)
f'. =3.38 MPa < Fn,

Fm = (1/3)(13.80)(4/3)= 6.13 MPa (888.40 Ib/ puig?)

> 3.38 MPa (490 Ib/pulg?)

La consideracion inicial de que el acero de refuerzo gobierna el

disefio es correcta (el esfuerzo de tensién controla el diseno).

A.11 Revision por efecto de esbeltez.

Esfuerzo de compresion en la mamposteria debido a la carga axial:

, 2
(5.47) F, = S l—( kh J para ﬂ599
4 140r r

(5.34) r= E

A.12 Determinacion de la inercia.

Considerando que el muro estd formado por unidades de
mamposteria con celdas huecas:

r=Loe - Ly
12

9.59
] 2 hueco ( )

I =

%(120)(20)3 —%(120)(13.0)3 = 58,030 cm* (1,394 pulg?)
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A.13 Determinacion del Area neta.

A =(120)(3.5)(2) = 840 cm? (130.20 pulg?

A.14 Determinacion del radio de giro.

I! /58 030
=, /== 4 =8.31 cm (3.27 pul
r y 340 8.31 cm ( pulg)

A.15 Determinacion de la carga axial permisible.

ﬁ = M—)= 57.75 < 99, entonces

r 8.31
Sl (R Y ) 1380(, [ axaso) Y _
F, = 2 [l (1402‘]] 2 [1 (140(8.311)} J—2.86 MPa (414 b/ puig?d)

De (5.8), el esfuerzo actuante resulta:

12,
1 =§=ﬁ= 0.015 kN/cm?2 = 152.73 kN/m2 =

840
= 0.15 MPa (21.73 Ib/pulg?)

0.15 MPa < 2.86 MPa cumple la condicion que f, < F,

El efecto de esbeltez no controla el diseno.
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Solucion B:
Método de Diseno de muros esbeltos del Reglamento UBC.
Se propone un muro de 15 cm (6 pulg) de espesor, considerando las
mismas caracteristicas de la mamposteria, ademas del mismo tipo de

arreglo de cargas empleado en la soluciéon A, pero ahora se considera el

relleno total de las celdas “huecas” de la mamposteria.

B.1 Revision de condiciones.

El esfuerzo axial provocado por las cargas sin factorizar debera

cumplir la condicion de ser £ 0.04 fm.

(5.50) f, =P/ A<0.04A4f,

0.04fm = 0.04(13.80) = 0.552 MPa (80 Ib/pulig?)

Py = 4.38 kN/m (300 b/ pie)

Ppm = 2.20 kN/m?2 (46 lb/pie?)

Pw = Pmed-at = (2.20)(4.80)(0.50) = 5.28 kN/m (361 Ib/pie)

P+ P (528+4.38) _
T4 (1)(0.15)

n

o

64.40 kN/m = 0.0644 MPa (9.33 Ib/pulg?

0.0644 MPa < 0.552 MPa, cumple con la condicién.

El método de diserio por resistencia del Reglamento UBC, establece

que para el diseno de muros esbeltos se deben emplear las cargas

ultimas, de modo que
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p. = 1.70 (0.96) = 1.63 kN/m?2 (34 Ib/pie?)
P_= 1.4(4.38) = 6.13 kN/m (419 Ib/pie)

P, = 1.4(5.28) = 7.39 kN/m (506 Ib/pie)

Wy

P =P, ,+P, =6.13+7.39=13.52 kN/m (926 Ib/ pie)

B.2 Para el calculo de las deflexiones y del momento nominal de
flexién requerido en el disefio, es necesario proponer una cuantia de

acero. Como primer tanteo se proponen varillas No. 5 (5/8) a cada 60

CcIm.

4 = (2)(100)

X

=3.33cm* I'm
p = As/bt =3.33/100)(15) = 0.00222
B.3 En los calculos de acuerdo al UBC, las propiedades de la seccién

se determinan utilizando un area efectiva de acero As., la cual incluye el

electo de la carga axial de compresion, de modo que

_ P+ A f, 13522 +(3.33)(414,000)/(100)>  151.384
- A 414,000 414,000

= 0.0003656 m2/m = 3.65 cm?/m
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B.4 Entonces, la profundidad del area bajo el blogue rectangular de

esfuerzos es

e P,+A.,f, 13.522+3.65(0.0001)(414000) 164.63
085/ b 0.85(13.80)(1) 11730

= 0.014035 m = 1.40 cm (0.55 pulg)

B.5 La distancia desde la fibra extrema en compresion, hasta el eje

neutro es:
a 1.40
c=——=—"=1.65cm (0.64 pul
085 0.85 ( P g)

B.6 Entonces la capacidad de momento nominal es:

M,=A.f, (d —%]= 3.65(.0001)(414,000)[(.01)(15/2) _Qgﬂ] =7.93 kN-m/m

¢Mn = 0.80(7.939) = 6.34 kN-m/m (15.35 klb-pie/pie)

B.7 Para determinar el momento ultimo factorizado deben incluirse,
los efectos de la deflexién debido a cargas factorizadas. De esta forma,

tomando el moédulo de elasticidad de la mamposteria como:

E, =750f" =750 (13.80) = 10,350 MPa (1,500,000 Ib/ pulg?

. E, _ 200,100 _ 19.33
E 10,350

m

211



B.8 Debido al enfoque empleado en las férmulas del UBC, para
muros esbeltos, se permiten los calculos del momento de inercia de la

seccion agnietada I~ utilizando el area efectiva de acero Ase.

Se considera al elemento como si estuviera sujeto a un momento
flector sin carga axial, y la profundidad del eje neutral ¢ se calcula
segun las condiciones de cargas ultimas. Este enfoque proporciona una
aproximacion aceptable del valor de I, De esta forma, utilizando el

arrea de acero transformada nAs

I, =nA, (d-c) +bc’/3=19.33(3.65)7.5-1.65)% +(100)(1.65)° /3

-2,564 cm?4/m (18.77 in?/fi)

B.9 De manera conservadora, se¢ pueden calcular las deflexiones
utilizando €l momento de inercia de la seccidén agrietada. No obstante,
para juzgar qué tan conservador puede ser esto, el momento necesario
para producir el agrietamiento, M., se puede calcular para lo que el
UBC especifica que el moéodulo de ruptura f, para unidades de

mamposteria con celdas rellenas, es:

M, =f£S.,. =033Jf S... = 033J(13.80)(100)(15)?(0.000001)/12(7.5)

=4,597 N-m/m = 4.59 kN-m/m (11.11 kilb-pie/pie)
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B.10 Para calcular el momento debido a cargas factorizadas y
considerando la deflexion del muro, se requiere un valor estimado de A.
Empleando el momento de inercia agrietado y el momento nominal, se
puede estimar un valor a partir de

N _SM Rt 5(7.93)(4.8)*
Mesimado ARE ] 48(2,564)(.00000001)(10,350,000)

nocr

= 0.0717 m = 7.17 cm (2.82 pulg)

B.11 A media altura del muro, se puede calcular el momento
estimado debido a las cargas factorizadas, el cual incluye una deflexiéon

estimada de 7.17 cm partiendo de la siguiente expresion:

2

h
( 5'5 1) Mues.rmmdo = p“s + Por §+ (Pwu + Pou )(Auesﬁmada)

2
= m+6.13%+13.52(0.0717)= 5.97 kN-mm/m (14.45 kib-pie/pie)

B.12 Debido a que este momento no es muy grande, comparado con
el momento de agrietamiento, se puede trabajar con los efectos de los
momentos de inercia de la seccién agrietada y de la seccién sin agrietar
lo que definitivamente es tomado en cuenta en la ecuacién 5.55. De
manera conservadora, y debido a que el momento de agrietamiento es
mas de la mitad del momento ultimo para este problema, son

considerados como iguales y el momento efectivo de inercia Iy se puede
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calcular, donde el momento de inercia de la seccién sin agrietar I

resulta:

b’ _ (100)(1%)’

I =
£12 12

=28,125 cm*? (676 pulg?)

Loy oyt v V6000212
T2 T 1T 2\ 2564 T 28125

l1,=4 699 cm* (112.9 pulg?)

B.13 La deflexién total se puede determinar mediante la ecuacion

5.57 donde:

P =P_+P,=7.39 + 6.13 = 13.52 kN/m (926 Ib/pie)

b 7’ E,ly _ m*(10350)(4699)(0.00000001) _

> -3 (4.80)° 0.208 MPa (30.14 Ib/pulg?d)

= 208.33 kN/m (14,270 Ib/ pie)

4 2
(5.57) A, =| Dk 1 Fuch :
384 E,1, 16E, I, \1-P,/P.
A _[5 (1.63)(4.80)* L1 (6.13)(.10)(4.80)’ [ ] ]
* | 384 (10,350,000)(0.00004699) 16 (10,350,000)(0.00004699) A\ 1-13.52/208.33

= (0.0232+0.00181)(1.07)= 0.0267 m = 2.67 cm (1.05 pulg)
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Este valor de 2.67 cm (1.05 pulg) resulta considerablemente menor
que el valor estimado de 7.17 cm (2.82 pulg), el cual fue empleado
anteriormente, de esta forma I, en consecuencia, resulta aiin mas

conservador.

B.14 El momento ultimo factorizado

2

h
(5.51) M, =p"T+Pw§+(P“+PW)A"

2
_(1L.63X4.80)" (15 % +(6.13+7.39)(0.0267)

=4.69 + 0.306 + 0.360 = 5.35 kN-m/m

Debido a que con M, < pM, A se satisface el criterio de resistencia, se

puede colocar a una mayor separacion el acero de refuerzo.

B.15 Para cargas de servicio, la deflexibn maxima permisible esta
dada por:

(5.51) A, =0.007h

slipte

= 0.007 (4.8) =0.0336 m = 3.36 cm (1.32 pulg)

B.16 El momento para cargas de servicio Ms se puede calcular como
antes; pero ahora empleando las cargas sin factorizar y la deflexién

debida a cargas de servicio, de modo que,

Conservadoramente se puede tomar A =A, =0.0036m

3 limite
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M =

5

h’ .6)(4.80)?
iy §+(P,, +P)A, = M—+4.389;—0+(438+5.28)(0.O336)

=276+ 0.219 + 0.324 = 3.30 kN-m/m (7.98 kib-pie/ pie)

B.17 De modo que el momento M _es menor que M_ calculado

anteriormente, por lo cual se considera que el muro no se agrietara por
las cargas de servicio, y de la ecuacion 5.54

S MK _5 3.30(4.8)°

= = =0.00272 m
48 E_Ig  4810350000(0.00028125)

=0.272 cm (0.10 pulg)

De esta forma queda cubierto el criterio de deflexion.

El ejercicio anterior muestra la solucién al problema planteado mediante dos
métodos analiticos que existen; método de diseno por esfuerzos de trabajo y
meétodo de diseno por dltima resistencia y estados limite. En el primero se
considero un relleno parcial de las celdas de la mamposteria y un refuerzo que
cumple con el minimo especificado en la mayoria de los reglamentos. Uno de
los factores importantes que se debe tomar en cuenta es la relacién de esbeltez
h/t, va que en este método no se revisan las deflexiones, por lo que también se
restringe la capacidad de carga axial. El procedimiento que se sigue es el de
proponer inicialmente una cantidad de acero y después se revisa que no se
sobrepasen los esfuerzos permisibles en la mamposteria y acero. En cambio, el

método de resistencia del Reglamaneto UBC; precisamente, se aplica para
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disenar muros esbeltos sujetos a muy poca carga axal. A diferencia del
método por esfuerzos de trabajo, este método si limita la deflexion del muro
sujeto a cargas ultimas y de servicio, permitiendo el empleo de muros con
espesores mas delgados; pero con una mayor cantidad de acero de refuerzo.
En este método se permite la amplificacion de momentos como una alternativa
para considerar los efectos P—-A. El procedimiento que se sigue también
consiste en proponer inicialmente una catidad de acero y después se revisa el
momento ultimo resistente, asi como la deflexion en el punto mas critico que
recibe cargas de servicio. Cabe mencionar que de acuerdo con el método de
disefio por ultima resistencia, que plantea el UBC para el caso de mamposteria
con todas las celdas rellenas de mortero (mamposteria sélida), se especifica un
valor mas alto del médulo de ruptura; esto permite considerar que los muros

con espesores delgados no se agrietaran si reciben cargas de servicio.
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CAPITULO 6

COLUMNAS Y PILASTRAS DE MAMPOSTERIA

Fig. 6.1 Construccién de una columna de mamposteria.

6.1 Introduccion.

Una columna de mamposteria es un elemento vertical en
compresiéon, el cual, tiene una relacion ancho-espesor (b/t) menor o
igual que tres, y comunmente se construye como un elemento de

soporte aislado. Cuando este elemento se encuentra contenido en un
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muro, se referieren a él como una pila, ver Fig. 6.2(a). La pila puede ser
ensanchada, en direccion fuera del plano; esto con el fin de anadir
resistencia y estabilidad al muro. Si la columna se construye de manera
integrada con el muro, e Interactua con €l para resistir las cargas
laterales fuera del plano, recibe el nombre de pilastra. La pilastra
contenida en un muro, puede ser proyectada hacia los dos lados del
muro si asi se prefiere; ver Fig. 6.2(b). La pilastra sirve para soportar la
carga vertical concentrada y, a la vez, para rnigidizar los muros contra el
pandeo lateral. Adicionalmente, el muro puede estar contenido en un
claro horizontal, entre pilastras, para soportar la carga lateral. En este
caso, la pilastra debera estar disenada para el claro vertical y para

soportar esas cargas, por flexién, en la direccidén vertical.

Pilastra

Columna Pilastra

a) Pilastras y b} Pilastras como
columnas parte del muro

Fig. 6.2 Columnas y pilastras.
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Es importante notar que, debido a que las pilastras estan por lo
general definidas por una seccién ensanchada del muro, constituyen
una regién rigida para la flexion fuera del plano. Debido a que la pilastra
representa un cambio en la seccién del muro, tiende a ocurrir
agrietamiento debido a los movimientos por cambios de temperatura y
por contenido de humedad, en la interfase con el muro, y dependiendo
del espaciamiento entre pilastras, es comun colocar juntas de control en
la intersecciéon de las pilastras, con el muro o cerca del mismo. Por lo
general, se requieren algunos conectores, en toda la altura del muro,

para transmitir el cortante fuera del plano del muro, hacia la pilastra.

La flexion en las columnas puede ocurrir alrededor de sus dos ¢jes
principales, en cuyo caso, la columna debera disefiarse para resistir la
combinacion de flexion biaxial y carga axial. Las columnas y las
pilastras pueden estar reforzadas o no; pero debido a la vulnerabilidad
de las columnas y su significado estructural, se recomienda la inclusion
de refuerzo. Los Reglamentos ACI 530/ASCE 5 /TMS 402 especifican
que todas las columnas deberan estar reforzadas al menos con cuatro
varillas, con un porcentaje minimo de acero de 0.25% y un maximo del
4%. La mayoria de los reglamentos especifican limites minimos que

varian en un intervalo de 0.25% a 0.5%.
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La Fig. 6.3 muestra algunos detalles tipicos de refuerzo para
pilastras y columnas de mamposteria. Ambas pueden ser construidas
utilizando block estandar, ladrillos, pilastras especiales o mediante

unidades que forman huecos de chimeneas.

Refuerzo
vertcal

Embeber anillos como
parte del refuerzo lateral §4
en juntas de mortere

Construir con unidades pilastras

Carreras

m M alternadas—" H

1

Construir con unidades sélidas

a) Columnas

Carreras -
alternadas ‘

Construir con unidades pilastras

“ EIJ%_DIE.@[: fﬁ?n‘;‘;’“‘@gg@

r

Construir con dos unidades
estandar de mamposteria hueca

Carreras
\ N ofocsojoonfeoefol alternadas——-={¢ cejoottoclcos
pjocojokd|onole ocojoooicocjone
o jlo YT
Anillos en juntas Pared simple con
de mortero -< unidades sohdas
; b ey Carreras Lk T
Aairnool»o a 1 L ltermadag—{t°2leeo(acolooo
yejsocfw|olaccje egojcanionofone
-1
jo) gegl

Pared doble con
umdades sohidaa

b) Pilastras

Fig. 6.3 Detalles de columnas y pilastras.
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6.2 Comportamiento de las columnas de mamposteria.

6.2.1 Introduccion.

En comparacion con el concreto reforzado, se han realizado
relativamente muy pocos estudios que conduzcan a describir el
comportamiento de las columnas de mamposteria sujetos a la
combinacién de carga axial y flexiéon. Por lo tanto, se utilizan los
estudios desarrollados para columnas de concreto reforzado, como
punto de partida para el desarrollo de métodos racionales de analisis y

diseno de columnas de mamposteria.

6.2.2 Modos de falla y resistencia a la compresion.

Las investigaciones experimentales muestran que las columnas de

mamposteria pueden fallar en alguno de los tres modos siguientes:

¢ Corte vertical a través de la pared de la celda de la mamposteria y
aplastamiento del nucleo de mortero, condicidén caracteristica de

columnas sin refuerzo.

* Corte simultaneo de la celda de mamposteria, aplastamiento del

nucleo de mortero, y pandeo del refuerzo vertical entre estribos.
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e De manera similar al segundo modo, pero con expulsion de los
estribos laterales y pandeo del refuerzo vertical sobre dos o mas

hileras de block.

El modo de fallar es diferente para columnas reforzadas y para
columnas simples, y segun la posicion del refuerzo vertical. La forma de
embeber el refuerzo lateral (estribo) también influye en el modo de fallar

y en la resistencia de la columna de mamposteria.

Los trabajos experimentales en columnas de mamposteria reforzada,
cargadas concéntricamente, muestran que el comportamiento de la
columna es, en esencia, elastico para cargas superiores al 75% de la

carga ultima.

6.2.3 Efecto de esbeltez.

La esbeltez puede afectar la capacidad de la seccién, ya sea como
resultado del pandeo o debido a los momentos adicionales de flexion

provocados por la deflexidon del elemento (efecto P-A).

Para columnas esbeltas, los momentos secundarios que provocan los
efectos P-A se pueden tomar en cuenta directamente, para la
determinacion de la capacidad de carga de la seccion. La magnitud del

momento secundario es una funcién del nivel de carga axial, en relacion
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con la carga critica de pandeo, la cual depende del méddulo de
elasticidad, del momento de inercia, y de la altura efectiva de la
columna. El Reglamento CSA ha adoptado un procedimiento de
amplificacion de momentos similar al empleado en el concreto reforzado,

para calcular los efectos del momento secundario.

En los Reglamentos ACI 530/ASCE S5/TMS 402, los efectos de
esbeltez han sido incluidos en el calculo del esfuerzo permisible de
compresion y en ellos se estipula una carga axial maxima basada en la
ecuacion de pandeo de Euler. Los efectos de esbeltez pueden expresarse
como una funcién de kh/r. El valor k es un coeficiente que define la
altura efectiva, dependiendo de las condiciones en los extremos, o de la
forma del diagrama de momento, sobre la altura libre de la columna, h
El radio de giro de la seccién transversal se define como r=~7/4. La
Fig. 6.4 ilustra la capacidad de soportar carga axial de una columna; en
funcidn de su relacién kh/r, expresandola mediante las relaciones de

pandeo elastico e inelastico. Existen tres estados limites:

» Para valores bajos de kh/r (columnas cortas), la capacidad esta

limitada por la resistencia del material.

» Para valores altos de kh/r (columnas esbeltas), la falla o estabilidad

de la columna esta controlada por el pandeo elastico.
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e Para valores intermedios de kh/r, el pandeo inelastico controla la

capacidad de la columna.

' P
£ b l 2 A
m a Transicion melastica

curva b-c¢

Esfuerzo ;
s Pu/A Limitado por la !

resistencia del
matenal

Aplastamiento Pandeo inelastico Pandeo elastico

Limitado por la
estabilidad de la
seccion transversal

Fig. 6.4 Efecto de esbeltez sobre la capacidad a compresion de
columnas de mamposteria.

6.3 Disefio de columnas.

6.3.1 Consideraciones de diseno.

Las consideraciones de disefio, en columnas, dependen de un gran

numero de factores de restriccion, de los que se hablara en seguida:
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6.3.1.1 Excentricidad minima.

Las columnas rara vez estan sujetas a cargas axiales perfectamente
concéntricas. Deben considerarse en el disefio las excentricidades,
debidas a imperfecciones durante la construccién, tales como: la
continuidad de la estructura, las cargas laterales, y las excentricidades
donde se aplican las cargas axiales. Muchos de los reglamentos de
mamposteria establecen una excentricidad minima de 0.1t alrededor de
cada eje de la columna, donde t es la dimension de un lado de la
columna. Para mamposteria sin refuerzo se definié un valor de
excentricidad minima de 0.05t. En caso de existir una excentricidad real

superior a la minima, debera de emplearse el valor de ésta.

CARGA = P// . 2 -
A ——==

X e = ; X

4/

Fig. 6.5 Excentricidad minima de diseno (ACI 530, ASCE 5, TMS 402).
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6.3.1.2 Altura efectiva.

La altura efectiva de una columna se define como la distancia entre
los puntos de inflexién. Debido a que la esbeltez tiene un marcado efecto
sobre la capacidad de la columna, se vuelve muy importante la seleccion
de la altura efectiva en el diseno. La altura efectiva depende de las
restricciones en los extremos superior e inferior de la columna. La Fig.
6.6 muestra algunos valores de alturas efectivas recomendadas para
varias condiciones de restricciéon, como estan especificadas en los
Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS 402. En los casos donde controle la
excentricidad minima, o donde se tenga una duda concerniente a las
restricciones de los extremos de las columnas, se recomienda usar una

altura efectiva igual a la altura libre entre entrepisos.

Muro o columna en

Y canuliver
Entrepiso ’ --— !
0 azotea a :
[ prpr———————— ’ -
H 1,‘ : h \. ¢ ——m
1 1y 'q in
Punto de ) K h |h ! : h Punto de IR
inflecci6m ! H ) f infleccion é 4
A ‘&\ F:Lh'._zx
Apoyos empotrad ':Eggggg‘g—-@ .
Altura efectiva h’ = 0.5h ) Empotrado en la base y Empotrado en la base y
h = Altura Apoyos articulados, libre al borde, Altura articulado al borde,
h' = Altura efectiva Altura efectivah’=h efectiva h' = 2h Altura efectiva h’ = 0.7

Fig. 6.6 Altura efectiva de columnas de mamposternia.
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6.3.1.3 Dimension minima.

Debido a la importancia estructural de las columnas y su
vulnerabilidad como elementos aislados, la mayoria de los reglamentos
especifican un espesor nominal de 8 pulg (20 cm) como minimo, y en
areas de alta actividad sismica, los Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS

402, especifican una dimensiéon minima de 12 pulg (30 cm).

6.3.1.4 Maxima relacion h/t.

Algunos reglamentos establecen limites maximos en las relaciones de
altura efectiva a minimo espesor, h/t. Los Reglamentos ACI 530/ASCE
5/ TMS 402 y CSA limitan este valor en 25, mientras que el Reglamento

Australiano y Britanico limitan esta relaciéon h/t a un valor de 27.

6.3.1.5 Refuerzo.

Los Reglamentos ACI 530/ ASCE 5 /TMS 402 especifican que todas
las columnas de mamposteria estén reforzadas con al menos 4 varillas,
con un area entre 0.0025 y 0.04 veces el area de la secciéon transversal
de la columna, y que deberan estar confinadas con anillos o estribos de
al menos 6.3 mm de diametro, espaciados a no mas de 16 veces el
diametro de la varilla longitudinal, 48 veces el diametro del anillo o

estribo o la menor dimension de la columna.
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6.3.2 Disenio para carga axial y flexién.

En el diserio de columnas sujetas a carga axial y flexién existen
basicamente dos casos; en funciéon de la magnitud de la excentricidad
virtual de la carga, la cual esta definida por e=M/P. La divisidn entre los
dos casos es la excentricidad que produce un esfuerzo cero en la fibra

extrema, la cual quedd definida por una distancia al ntacleo

S
e, =; . (6.1)

Donde
ex = distancia al nucleo.
S = moédulo de la seccion en la direccion considerada para flexién.

A = area de la seccidon transversal de la columna.

Para una seccion rectangular sélida, ex =t/ 6

6.3.2.1 Caso 1: Seccion en compresion pura (e<ex).

En este caso, el refuerzo vertical puede despreciarse, y el area A y €l
modulo de seccion S pueden calcularse para la seccion de mamposteria.
El efecto del refuerzo puede incluirse por medio de la transformacion del
area del acero, (n-1)As, para posteriormente sumarla a la seccidén

transversal, como se muestra en la Fig. 6.7(b), donde n es la relacion
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modular, n= E./En. Las correspondientes propiedades de la seccidon

transformada, A: y S;, pueden ahora determinrse.

Para incorporar los diferentes valores de esfuerzos permisibles de

compresion axial (Fo) y compresion por flexién (Fi), puede emplearse la

ecuacion unitaria

%J,gsl (6.2)
o b
Donde
fa=P/A
Jo=M/S

Alternativamente, cuando se emplea la amplificacién de momentos
para tomar en cuenta los efectos de esbeltez, el esfuerzo de flexién se

evallla para incrementar €l momento y fa + fb, qQue debera ser menor que

el esfuerzo de compresién permisible.

6.3.2.2 Caso 2: Seccion agrietada (e>ex).

Siempre se desprecia la resistencia de tension de la mamposteria,
después de que ha ocurrido el agrietamiento, tal como ocurre en el caso
del concreto reforzado. Una vez que ocurre el agrietamiento, existen tres
subcategorias que describen el comportamiento de la mamposteria. En

las ecuaciones siguientes, Fs es el esfuerzo permisible del acero, y Fr, €s
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el esfuerzo de compresion permisible en la mamposteria sujeta a la
accion combinada de carga axial y flexién. Cuando existen diferentes
esfuerzos permisibles para la carga axial y para la de flexién, la ecuacién
unitaria (Ec. 6.2}, puede utilizarse Ié)ara definir el esfuerzo permisible de

compresion en esa combinacion de cargas, lo cual resulta en:

a

{1 _Ja
(-
Ju=tat s

F, =fa+(l——JF;, (6.3)
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| R | =5in Resistencia del ladrillo = 8400 psi (58 MPa)
&l (125 mm) Mortero tipo S
elE - (l;r:-nl fm = 2,500 psi (17.25 MPa)
5I8 No. 8 (25 M) Em = 2.5 x 106 psi (17.250 MPa)
.B = / bars n=12
‘ | Fm = 833 psi (5.75 MPa)
1 Fs = 24,000 psi (165 MPa)
1=235/8mn
(590 mm)
Al N a) Ejemplo de la seccién de columna
L/
e
1N/
(-1} A, As, A\52 (r1) Ag,
/N
N = b) Seccién transformada
NI ig
PruM
N H I.' " c) Seccion completa en compresion
i 1] __H_L _“_h Fin ( La tensién controla la capacidad )
! h (Caso 1)
b Cm
[ | _
\ H d) La grieta no alcanza la primer
Fr linea de refuerzo
. _'# Cm { La compresion controla la capacidad )

( Caso 2, categoria I )

e) Refuerzo en tension
( La compresion controia la capacidad )
{ Caso 2, categoriall )

f) Refuerzo en tension
{ La tension controla la capacidad )
{ Caso 2, categoria lll )

Fig. 6.7 Esquema simplificado de una columna afectada por la
combinacion de carga axial y flexion.

6.3.2.2.1 Categoria I. En este caso, la profundidad de la grieta x no
alcanza al refuerzo(x<d'), como se muestra en la Fig. 6.7(d). Por
equilibrio, la carga excéntrica aplicada debe coincidir con la resultante

del esfuerzo de compresion, Cn. Si se desprecia la contribucion del
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refuerzo, la profundidad de la grieta para una seccion sélida esta dada

por:

x=3e—— (6.4)

Entonces, por equilibrio de fuerzas, la maxima carga se obtiene

COITNOG:

P= FmA[E(l—2EH (6.5)
a\" %y

Esta ecuacion se utilizé para dibujar el pequeno segmento del

diagrama de interaccion de la Fig. 6.8

6.3.2.2.2 Categoria II. En este caso, la grieta ha sobrepasado la
primer cama de refuerzo que esta en tensién, como se muestra en la Fig.
6.7(e). En este caso, las cargas de disefic permisibles se controlan por el
esfuerzo de compresiéon permisible de la mamposteria. Esta condicién se

describe en la siguiente relacion de esfuerzos

£=[x“d')pm A (6.6)

La carga axial es igual a la suma de fuerzas internas:

t-—x n

P=C +C, -T= %(z —x)b +(n—1)A‘2(r—_rﬂ]Fm _ m,,("'d ]F (6.7)
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Para el equilibrio de momentos alrededor del centroide de la seccién

transversal:

- L_a L.
M=(C, T)[2 d]+c"'(6+3) (6.8)

Axdal Load, P

Note: In this example

AL

Approximate
interaction for
Case 2

" Case 2 ()

Mo

Bending Moment, M

Fig. 6.8 Diagrama de interaccién de columnas.

6.3.2.2.3 Categoria IIl. En este caso, la tension en el acero alcanza su
esfuerzo permisible y éste controla la maxima carga axial permisible,
como se muestra en la Fig. 6.7(f), debe notarse que, excepto para bajos

porcentajes de refuerzo, esta categoria puede no presentarse en algunas
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columnas. Esta condicién se describe por la siguiente relacién de

esfuerzos:

Flt—x
r=B(E d,]s&. (6.9

Por equilibrio de fuerzas:

P=C,+C, -T =1 ’_x](’"—x b+(n—1)A,2£(ﬂ —A,F. (6.10)
a\ 2 n\ 1-d

Por equilibrio de momentos, con respecto al centroide de la seccion

transversal:

M=(C, —T)(%—d']+€,,[é+§) 6.11)

6.3.3 Flexi1on biaxial.

La flexién biaxial se produce a partir de la excentricidad de la carga
vertical, alrededor de los dos ejes principales de la seccion transversal
de un elemento. Las columnas en las esquinas estan por lo general
sujetas a flexion biaxial. Los diagramas de interaccion similares a los
que se han desarrollado para columnas de concreto reforzado pueden

utilizarse para columnas de mamposteria sujetas a flexién biaxial.
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Fig. 6.9 Analisis de columnas sujetas a flexiéon biaxial.

En la Fig. 6.9 se muestra una seccion de la columna de
mamposteria sujeta a flexion biaxial. Las ecuaciones generadas por la
compatibilidad de esfuerzos y equilibrio de fuerzas se pueden utilizar
para el analisis de la seccién. Bajo flexion biaxial, el eje neutro no es
paralelo a ninguno de los ejes principales de la seccién. Como se
muestra en la Fig. 6.9(b), son posibles varias posiciones, y la solucién
por lo general requiere un procedimiento de ajuste por tanteos, para
encontrar la profundidad y el angulo de inclinacién del eje neutre, que

satisfaga el equilibrio de las fuerzas axiales y los momentos, con
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respecto a los dos ejes principales de la seccién. La capacidad sobre la
totalidad del nivel de combinaciones para una superficie de interseccion,

como se muestra en la Fig. 6.9(c), y para una relacién ex/ey dada, puede

establecerse una curva de interaccion ab. Mediante la variacion de estas

relaciones, y expresandolas en términos del angulo ¢, se pueden

obtener una serie de curvas de interaccidon similares a la que se
obteniene de ab. Si se traza una seccion horizontal cde a través de la
superficie de interseccién de una carga en particular, la linea de
representa la combinacion posible de momento maximo M, y My, para

esa carga axial dada.

Utilizando como guia los procedimientos de diseno de concreto
reforzado, la carga axial permisible sobre una seccién sometida a flexion
biaxial, Phaxal, S€ puede aproximar mediante un plano que pasa a través
de los puntos 1/Po, 1/Px, y 1/P, sobre un diagrama de interaccién

invertido, como se muestra en la Fig. 6.9(d), resultando en la siguiente

ecuacion:
1 = L + i — _l_ (6_ 12)
Pbl’a.tia! Px Py ‘F:]
Donde
Py, P, = cargas maximas de disefnio permisibles para las dos

excentricidades especificadas en las direcciones x e y para

el caso de flexion uniaxial.
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P, = maxima carga de disefno permisible para excentricidad

igual a cero.

En los casos con carga axial baja (P<0.1Pp), se recomienda utilizar el
método del contorno de falla. Para el contorno de capacidades de
momento mostrado en la Fig. 6.9(¢) de un nivel de carga dado, como el
de la seccion cde en la Fig. 6.9(c), la curva puede aproximarse a través

de la ecuacién:

p « p oY
e NI 1T,
—hemely | 4| 2O | <10 (6.13)
M, M,
Donde
M,My; = momento uniaxial permisible para la carga en
consideracién, cuando la flexidon ocurre solamente en la
direccidén x o y, respectivamente, ver puntos d y e en Fig.
6.9(c).
€x,Ey = excentricidades especificadas en las direcciones x e
Yy respectivamente.
a,f = exponentes que afectan la ecuacién (utilizando el

valor de a= £ =1.5 se obtiene una aproximacién razonable y

conservadora).
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Un procedimiento posterior involucra la interaccién. Se estima un
valor de Praxat para el cual My y My se calculan o se encuentran a partir
de los diagramas de interaccidn. Entonces, Priaxal S€e calcula a partir de
la Ec. 6.13. Si este valor no resulta cercano al valor estimado de carga,
se debera realizar una nueva estimacion, siguiendo el mismo
procedimiento. La velocidad de convergencia se incrementa por la
utilizacién de un nuevo valor estimado, entre el valor previamente

estimado y el calculado con la ecuacion de Prigxal

6.3.4 Consideraciones para el disefio sismico.

Para columnas sujetas a una compresién axial alta y momentos de
flexibn por efecto de las cargas sismicas, los reglamentos de
construccién tienen requerimientos mas estrictos para la separacion y
colocacién de los estribos o anillos laterales. Los estribos actlan como
un refuerzo por cortante, para prevenir una falla prematura de corte
seguida de un flujo plastico de la columna. Los estribos, a la vez,
deberan confinar las varillas verticales, mejorando la resistencia y
ductilidad sobre la longitud de la columna y particularmente cerca de
los extremos de la columna; ademas, se requiere un menor
espaciamiento para lograr la ductilidad adecuada, cuando se presenta el
flujo plastico. Se ha especificado un valor de espaciamiento maximo de

20 cm sobre toda la longitud de la columna, cuando la columna esta
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sometida a tension o compresion axial, por razéon de las fuerzas

sismicas.

Los Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS 402 especifican que la
dimensiéon minima de una columna de mamposteria, en zonas de alta

actividad sismica, sea de 12 in (30 cm).

El Reglamento UBC establecid6 que para columnas de mamposteria
reforzada, evaluadas bajo esfuerzos de trabajo, la capacidad permisible
esta dada por las expresiones siguientes, que también son aplicables en

zonas de poca actividad sismica.

hl
140r

2
P, =[025f" 4 + O.65A,F,c(l —[ J } para relaciones h’/t < 99

(6.14)

2
P = [0.25f’m A, +0.6SASF,|__(1—[72,"J ] para relaciones h’/t > 99

6.4 Diseiio de pilastras.

6.4.1 Introduccion.

Una pilastra es un elemento rigidizador, en un muro que esta

lateralmente soportado en el plano del muro. La dimension critica de
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pandeo esta en direccion perpendicular al muro. Una pilastra puede
disenarse como una columna con una seccién de borde, como se
muestra en la Fig. 6.10. Para pilastras construidas integralmente junto
con el muro, el ancho efectivo del borde se toma normalmente igual a 6t
hacia cada lado de la linea de centro de la pilastra, ver Fig. 6.10(b).
Algunos reglamentos limitan este valor, en funcién de la altura de la
pilastra. Para un muro que actiia como el borde de la pilastra, el espesor
del muro debe ser suficiente para resistir la carga aplicada, y la interfase
debe disenarse para transferir el cortante en el plano del muro. Las
juntas de control entre el muro y la pilastra evitan que el muro actue
como un borde continuo, pero se requieren algunos tipos de conexiones

para asegurar la transferencia de las cargas fuera del plano, hacia la

pilastra.

EIL__j

| [ ! A
a)Proyeccion en ambos lados 101_[[ Ej 00 8 8 DD G?

.: l
E l I 61 ' by ) (]

b)Proyeccion por un solo lado

Ancho efectivo del borde<distancia
centro a centro entre pilastras

Fig. 6.10 Posibles arreglos de las pilastras.
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6.4.2 Carga entre muros y pilastras.

6.4.2.1 Borde efectivo.
Para considerar al muro como parte del borde de la pilastra, los

Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS 402 requieren que se cumplan los

siguientes requisitos:
¢ El muro debe construirse en carrera continua.

e La conexidon (en la interfase) debera estar conforme a alguno de
los siguiente requerimientos:
1. Debe estar traslapado el 50% de las unidades de
mamposteria.
2. Los muros deben construirse con unidades regulares de
20 cm de altura y los conectores metalicos deberan
cumplir con los siguientes dimensionamientos:
a) Tamafio minimo: 6.3 mm x 38 mm x 700 mm de
longitud, y debiendo incluir S0 mm de longitud con
un doblez a 90° en los extremos en forma de U 6 Z.

b) Espaciamiento maximo de 1.2 m.

e Deberan proporcionarse cerramientos en la interfase de muros
con una maxima separacion de 1.20 m, centro a centro. Los

cerramientos deberan estar reforzados, y el area del refuerzo
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no debe ser menor que 210 mm?2/m de muro. El anclaje del

refuerzo se debera desarrollar hacia cada lado de la interfase.

6.4.2.2 Transferencia de cargas a la pilastra

Los muros de mamposteria se disenan, por lo general, para el claro
horizontal entre pilastras, particularmente para el caso de muros no
reforzados. En este tipo de muros, las pilastras estan poco espaciadas;
de manera que el muro sin refuerzo puede soportar la flexion simple en
la direccion del claro horizontal. Toda la carga lateral se transfiere a la
pilastra, la cual, a su vez, transmite su carga a los apoyos inferior y

superior, por medio de la flexién vertical.

En otras circunstancias, cuando las pilastras estan espaciadas a una
mayor longitud, el muro de mamposteria podra considerarse soportado
vertical y horizontalmente, con transmicion de flexibn en las dos
direcciones. La transmiciéon de la carga lateral, en las dos direcciones,
esta en funcion de las restricciones en los bordes extremos de los claros
vertical y horizontal, con respecto al muro. Las curvas mostradas en la
Fig. 6.11 proporcionan un método simplificado para la determinaciéon de

la carga lateral transferida a la pilastra pl, por unidad de longitud.

p,=hkpL (6.15)
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Donde:
k = coeficiente dado en la Fig. 6.11 para diferentes relaciones de
aspecto y condiciones de apoyo en los extremos.
p = carga lateral de diseno.

L = claro horizontal, centro a centro, entre pilastras.

El momento de flexién debido a la carga lateral, uniformemente
distribuida sobre la pilastra, se considera por lo general como p, k*/8,
localizandolo a media altura del muro, y suponiendo la condicién de
apoyos articulados en los extremos. Alternativamente, este momento de
flexion puede localizarse en la base del muro, si esté es suficientemente
resistente para ser considerado como empotrado. Las cargas de las vigas
que soporta la pilastra causaran un momento adicional, debido a la

excentricidad de la carga.
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k Values
Proponilon of wind load on wall
transmilled horizontally o pilastars

1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0 2.2 24
Horizontal to vertical span ratio (span L/ span h)

Case 1: Walls fixed at pilasters

A.  Fixed at bottom, free at top
B. Supported top and bottom
C. Fixed at bottom, supported at top

Case 2: Walls supporied at pilasters

A.  Fixed at bottom, free at top
B. Supported top and botiom
C. Fixed at bottom, supported at top

Case 3 Walls fixed at one end,
supporied al the other

C. Fixed at bottom, supported at top

Ref: Masonry Structures, Behavior and Design

Fig. 6.11 Calculo de la trasmision de cargas a las pilastras.

Ancho efectivo del borde “patin” - . = 2.

t ¥ - e T TER e e T ewmm - -

a) Patin en compresion b) Alma en compresion

Fig. 6.12 Cambio en la seccién efectiva de la pilastra debido a la
direccion de la carga después del agrietamiento.
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6.4.2.3 Influencia de la carga reversible (Invertida).

Las cargas de viento provocan presioén positiva y succidén, dando
como resultado una flexién en la pilastra, de igual magnitud hacia cada
direccidon. Esto tiene un efecto significativo sobre la capacidad de una
pilastra de seccion asimétrica. Como se muestra en la Fig. 6.12, los
bordes agrietados sobre el lado en tensiéon de la pilastra sometida a la
combinacion de carga axial y flexibn no anadiran resistencia alguna.
Debido a la presencia de la accién invertida de las cargas de viento o
sismo, los bordes localizados en una de las caras de la pilastra no tienen
mucho efecto sobre la carga permisible, 2 menos que una carga axial
alta en magnitud o que el momento debido a la excentricidad de la carga
sean dominantes. En estos casos, los bordes localizados en la cara en
compresion de la pilastra son mas efectivos. Similarmente, los bordes
proyectados hacia cada lado de la pilastra sélo tienen un efecto
significativo cuando existen valores altos de fuerza axial de compresion.
En los casos en que la pilastra resista principalmente la flexién debida a
las cargas laterales, la localizaciéon de las juntas de control en la
interseccion entre el muro y la pilastra no reduciran significativamente

la capacidad de la pilastra.
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6.4.2.4 Esbeltez.

Los efectos de esbeltez en las pilastras pueden ser evaluados usando
procedimientos similares a los de columnas, exceptuando todo lo
concerniente a flexion biaxial. Para pilastras no reforzadas, los
Reglamentos ACI 530/ASCE 5/ TMS 402, especifican un esfuerzo de
compresion permisible, en funcién de la relacion h/t, y limitan la
capacidad de carga axial en un 25% de la carga critica de pandeo, la

cual esta dada por la expresion:

2 3
P =”hEm](1—0.5775J (6.16)

6.5 EJEMPLOS DE DISENO

6.5.1 Columnas de mamposteria.

Ejemplo 6.1

Para la columna mostrada en la Fig. 6.7 se desarrollaron los
diagramas de interacciéon de la Fig. 6.13, siguiendo el procedimiento
descrito a partir de la secciéon 6.3.2. Para el desarrollo de estos
diagramas se considerd un esfuerzo permisible de compresién, por carga

axial y de flexion, Fn=1/3 f'm.
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a) Determinar la capacidad de la columna para una carga

excéntrica.

b) Determinar la capacidad de la columna considerando flexiéon

biaxial.

Construccion de diagramas, Fig. 6.13 (Ejemplo 6.1)

Caso 1l(e<eyx)

P, =F,A4, =(833)((23.625(23.625))= 464,931 Ib

P 464,931 _
f'obt 2,500(23.625)(23.625)

= (0.333 (Despreciando el refuerzo en compresion)

P =F A =(833)[An+[(n-1A4,+(n-14,]]

29,928,000

= (833)[ (23.625)% +
( )[( ) (2,500,000

]2(0.785) +(12-1)1 .57]

P, 493,702.96
' bt 2,500(23.625)(23.625)

= 0.353 {Considerando refuerzo en compresién)

Caso 2(e>ex) Categorial

x<d', x=5.0pulg

_x+t/2 5+(23.625/2) _ 5 g0 pulg

x=3e-1/2, e
3
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P=F,A, (1- e )] = 833(558.14)] 0.75] 1 -2 > ] =183,389 Ib
t 23.625

P 183389

= = 0.131
' bt 2,500(23.625)

= (0.131 (Despreciando refuerzo en compresion)

P=F A, i[l—zfj = 833(592.68) 0.75(1—2 560 ) =194,738 1b
4 t 23.625

P 194738
£ bt 2,500(23.625)°

=0.139

= 0.139 {Considerando refuerzo en compresion)

Caso 2(e>ex) Categoria II

(st o
n

n I—Xx

( x—5 ](833)= 24,000
23.625-x 12
x=18.153 pulg

—x— d')

LY (I )b+ (n- I)Asz( (F,)-(n- 1),451

( )

P~§—3~(23 625-18.153)23.625+(12-1)(1.57) (23.625-18.153—5) (833)-(11)(1. 57)—13 153 (8

23.625-18.153

P=53,843 + 1,240 - 34,579 = 20,504.16 1b

P 20504.16
£ bt 2,500(23.625)

=0.0147
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wetrfiopely)
2 6 3

M = (],240”4’579{23.;525 _5)+53,843(23.:25 .\ 18.;53)

M=781,814 lb-pulg

M 781814

= = 0.0237
b7 2,500(23.625)

Caso 2(e>ex) Categoria III

f,.,=F’[’""]s1’,,

n\x—-d

23.625-x (833)(12)
x—-35 24,000

~1.4165x = -2.0825-23.625

x = 18.148 pulg

Ft—-x\t—x Flt-x-d
P=— —b+(n-1}4, —= — A F,
n [x—d') 2 (n ) S n( x—d' ) S

P 23.625

_24,000{23.625-18.148 123.625-18.148
12 18.148 -5

+{(12-1)1.57

24,000(23.625—18.148—5

)— 1.57(24,000)
12 18.148 -5
=53,901 + 1,222 - 37,680 = 17,443.09 Ib

P 17443.09
£, bt 2,500(23.625)?

M=(C, +T(L—d'J+Cm(i+£)
2 6 3

=0.0125
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23.625

M= (1.222+17,443.09(

i 5)+ 53,001 .09(23.625 ; 18.148)

3

= 665,457.12 lb- pulg

M 665457
f'.br* 2,500(23.625)°

0.0201

n=1 _
Fy=24 ksl (165 MPa)

05 1 _‘ :
. r__.__-‘.:.

e {
Loyl 3

M/t b

b) Considerando refuerzo en compresion

Ref: Masonry Structures, Behavior and Design

Fig. 6.13 Diagramas de interacciéon para columnas de mamposteria
(Diseno por esfuerzos de trabajo).
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Debe notarse que en los calculos que ilustran el procedimiento
llevado a cabo para la construccién de los diagramas de interaccion se
emplearon unidades en el sistema inglés, ya que el fin era tan soélo

ejemplificar el procedimiento, y continuar con la solucion del ejemplo.

Solucion A:

A.1 Carga excéntrica. Para una excentricidad de 20 cm (8 pulg) en la

direccion x, determinar la capacidad de la columna. Considerar una

alturade 5.4 m (17. 71 pies).

A.2 De la Fig. 6.13, para una relacion e/t = 0.34 y considerando
refuerzo en compresion se tiene:

_4(5.06)

= = 0.0056 = 56 %
(60)(60)

P
f'm bt

= 0.09

A.3 Por lo cual resulta una capacidad axial de

P.= 0.09(17.25)(60)(60)(0.0001) = 0.5589 MN

= 558.9 kN (125.4 kib)

A.4 La capacidad a flexién se determina a partir de la expresion:

7 ’b , » 0 mediante el uso de la Fig. 6.13
'm r
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M, =P =558.9(0.20) = 111.60 kN-m (82.31 kib-pie)

f, = f:; - (5(;209)0 - 1,552.5 kPa = 1.55 MPa (224.63 Ib/pulg?)

4
I BN () b

y (60 = 17.32 cm (6.81 pulg)

A.5 Revision por efecto de esbeltez, mediante el enfoque de los

Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS 402
1 h Y
F=" f11-
§ 4f’"{ [14&)]

2
F,= : (17.25)|1- >-40 =4.09 MPa > 1.55 MPa
4 140(0.173)

A.6 El diserio resulta satisfactorio. De igual forma, si se emplea el

enfoque de amplificacion de momentos, la excentricidad puede

amplificarse y la capacidad permisible puede determinarse para ese

valor de excentricidad.

Solucién B:

Considerando el ejemplo anterior, determinar la capacidad de la

columna de mamposteria, si existe una excentricidad adicional de 10 cm

en la direccién “y”.
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0

1. bt

M

B.1 Empleando el mismo procedimiento que antes, el valor de

correspondiente a e/t = 10/60 = 0.166 es 0.17, por lo cual

P, = 0.17(17.25)(60)(60)(0.0001) = 1.0557 MN

= 1,056 kN (237 kib)

M =1,056(0.10) = 105.57 kN-m (77.86 kib-pie)

B.2 El valor correspondiente a e/t = 0 es:

(60)? + (12 —1)2(5.06)0.0001 = 2.134 MN

p= "o (4,4 -na)="T 2

= 2,134 kN (479 kib)

B.3 De lo cual resulta la carga permisible:

oyt bl 600320

= -+ -+ =
P, P, P, 5589 1056 2,134

P

hiewvicd

Py = 312 KN (70.11 kib)

B.4 Solucion alternativa:

Una vez determinada Ppiaxat = 312 kN, P/f° bt= 0.071. El valor
correspondiente de P,/ f , bt’= 0.031 para flexién uniaxial, de lo cual

resulta:

M, =M, =0031f",b* =0.031(17.25)(60)(60)* (0.0001)(0.01)= 0.1155 MN-m
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= 115.50 kN-m (85.19 kib-pie)

Empleando la ecuaciéon antes descrita

15 15 1.5 1.5
I)bra.ua.fey + R‘umra! e.r — ( 0 1 O‘Pbmual + 0‘20}9:5:(1\'“1/ — 1 0
M M 115.50 115.50

» x

P,

braial

- 385 kN (86.51 kib)

Conservadoramente, se puede considerar un valor de capacidad igual
a 312 kN, ya que es muy cercano y significativamente menor al
determinado de 385 kN. Para un calculo mas exacto, se debera suponer
otro valor de Poiaxai, determinar los valores correspondientes a los
momentos My y My, y encontrar, sucesivamente, el valor de Ppiaxal, hasta

reducir la diferencia entre el valor supuesto y el calculado de Priaxiat.

Ejemplo 6.2

Determinar la maxima carga axial permisible sobre una columna de
mamposteria de ladrillo de 25 cm x 45 cm (10 pulg x 18 pulg), la cual
esta reforzada con cuatro varillas del No. 8. El esfuerzo permisible en el

acero f = 110.4 MPa (16,000 lb/pulg?), y en la mamposteria es f,m =

10.35 MPa (1,500 1b/pulg?d). Considerar una altura de la columna de 5.0
m (16.40 pies) e inspeccidon conforme al Reglamento UBC durante su

construccion.
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Solucion:

ho 2 20
t 025
h=h'= 5.0 m (16.40 pies)

45(25)° /12
45(25)

=7.21 cm (2.84 pulg)

/', =1035MPa (1,500 Ib/pulg?)

F._=110.4 MPa (16,000 Ib/pulg?)

A,, =4(5.06)= 20.24 cm? (3.13 pulg?), total de refuerzo longitudinal

A .= 10.12 cm? (1.57 pulgd), refuerzo en tension

5

A = (25)45) = 1,125 cm? (174.37 pulg?, area efectiva de
mamposteria
A 24
p, =— _ 2024 _ 4 61799
A 1125

R =

]_( K )]=[l—( 540 ]]= 0.79
140r 140(7.21)

P :(;(0_25 A +0654F ](R)=((O.50)(0.25(10.35)(0.1125)+0.65(0.0010)(110.4)))(0.72)

57 3

= 0.156 MN = 156 kN (35.05 Ib/pulg?d

256



En el ejemplo anterior se ilustro el procedimiento que detalla los calculos
necesarios para la construccion de diagramas de interaccion de columnas de
mamposteria reforzada. Una vez hecho lo anterior, la capacidad de carga axial
y momento uniaxial se determinan mediante los diagramas, considerando el
refuerzo en compresion y la revisién por efecto de esheltez. Para el caso de
flexiéon biaxial, se empled el método de contorno de carga; en la determinacién
de la capacidad de carga axial y de momentos (uniaxial o biaxial), se
suiguieron procedimientos muy similares a los que se emplean para columnas
de concreto reforzado. En el segundo ejemplo se determiné la capacidad de
carga axial de una columna de mamposteria reforzada mediante ecuaciones
simplificadas, las cuales, en la mayoria de los casos, sélo incluyen una
reduccion por efecto de esbeltez o bien tienden a limitar los esfuerzos
permisibles de los materiales en funcidn de la inspeccion durante la
construccién del elemento; tal es el caso del Reglamento del UBC, donde se
reduce en un 50% el esfuerzo permisible de la mamposteria en la ecuacién,
debido a que se establece que la menor dimensién de una columna es de 30

cm (Zona sismica).
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CAPITULO 7

CORTANTE EN MUROS DE MAMPOSTERIA

Fig. 7.1 Construccion de muros de mamposteria sujetos a cortante.

7.1 Introduccion.

En la mayoria de los edificios construidos con muros cargadores de
mamposteria, por lo general se tiene un arreglo de muros bastante
uniforme, con espaciamientos entre muros que permiten soportar y
trasmitir las cargas gravitacionales hacia la cimentacién sin necesidad

de utilizar marcos o columnas. Estos muros cargadores también actiian
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como “‘muros de cortante”, cuya funcion principal es la de resistir las
cargas laterales de viento o sismo. En ocasiones es necesario incluir
otros muros, con el fin de proveer una mayor resistencia a la carga
lateral, en la direccién perpendicular, aun cuando estos muros no sean

requeridos para soportar las cargas gravitacionales.

El arreglo de los “muros de cortante” normalmente tiene
correspondencia con los dos ejes principales del edificio. En edificios de
varios niveles, los entrepisos y la azotea de concreto actian como un
diafragma rigido, que distribuye las fuerzas cortantes a los muros de
mamposteria, en funcién de sus rigideces; las cuales, a su vez,
dependen de las deformaciones por cortante y flexion. El
comportamiento y diseno de “muros de cortante” de mamposteria
confinados con castillos, columnas y cadenas de cerramiento, no se
contempla dentro del alcance de la presente tesis, dejando su estudio
detallado como una futura linea de investigacion, complementaria a la

presente.

7.1.1 Tipos de arreglos para “muros de cortante”.

Los “muros de cortante” construidos con mamposteria pueden
describirse en los siguientes términos: en funcioén del tipo de unidad de

mamposteria (sélida o con celdas huecas, de ladrillo o block y de arcilla
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o concreto), s1 el muro es o no cargador, si se incluye refuerzo o no, si
esta integrado por uno o varios niveles de entrepiso, si el muro es soélido
o contiene huecos, si es de forma rectangular o con intersecciones de
muros cortos en sus extremos (bordes), y por ultimo, si se considera al
muro en forma de cantiliver o agrupado. El comportamiento de un muro
de cortante se ve afectado por la forma en que se seleccionan los muros
de cortante en la planta del entrepiso, el tamano y distribucion de los
huecos, y la presencia de “elementos de frontera” en los extremos del
muro. Se consideran elementos de frontera a los muros cortos
transversales, en esquinas o retornos (escuadras) y a las columnas. El
comportamiento de los “muros de cortante” divididos por huecos y el de
los muros considerados como “agrupados”, es mucho mas complicado
que el de “muros sélidos”, y debido a esto normalmente se incluye acero
de refuerzo en ellos, siendo una practica recomendada crear cantilivers
individuales que soporten las franjas (secciones de muros) alrededor de
los huecos, debido a que el comportamiento de estos muros, en

cantiliver, es relativamente mas facil de predecir.

Pila Franjas
of -
[~ Puerta —IL\ Ventana ’:] D/ pil %
---q,_‘\ ; D Lo— a E]
HL:{ ]
Muro soldo Muro con aberturas Muro solide en Mure perforado Muro acoplado
cantiliver
a)Muro cortante de un nivel bjMuro cortante de varios niveles

Fig. 7.2 Tipos de muros de cortante de mamposteria.
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Un muro que se considera de borde, se crea con la interseccion de
un muro principal con otros muros, o bien, mediante la adicién de
muros cortos de esquina en el extremo del muro. Este tipo de arreglo
incrementa sustancialmente la capacidad de un muro para resistir
momento y carga axial, pero la capacidad de resistir cortante resuita

poco afectada relativamente.

La accion de diafragma rigido que brindan los sistemas de entrepiso
y azotea permite que todos los muros seleccionados de una planta

participen en la resistencia contra la carga lateral.

7.2 Comportamiento y modos de falla.

7.2.1 Introduccion.

El modo de falla, para un muro de cortante de mamposteria, depende
principalmente de la combinacidén de cargas a las que esta sometido, de

las propiedades del material, y de la colocacién del refuerzo en el mismo.

La mamposteria estructural, por lo general, no suele presentar un
comportamiento eficientes ante cargas sismicas. Aunque la razén de la
falta de confianza de los ingenieros estructuristas en este material se
debe, en gran parte, a un comportamiento ineficiente de las estructuras

de mamposteria no reforzadas o deficientemente reforzadas, durante los
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primeros anos de este siglo, pero el comportamiento de las estructuras
de mamposteria reforzada en los temblores recientes ha sido menos que

egjemplar.

Al evaluar el comportamiento de las estructuras de mamposteria
durante los temblores se puede presentar alguno de los siguientes

modos de falla:

1. Fallas por cortante vertical en muros, debidas a la colocacién

incorrecta de la piezas y un refuerzo horizontal inadecuado.

2. Degradacién estructural prematura, ante fuerzas cortantes

elevadas.

3. Falla en la base de los muros, debida a la accién combinada de

compresion por flexion y cortante.

4. Modificacion de las fuerzas sismicas por supuestos muros
divisorios y tableros de relleno, considerados como no

estructurales,

Las estructuras de mamposteria con dimensiones “considerables” se
pueden disefiar para tener un comportamiento adecuado ante temblores
severos, siempre que se sigan cuidadosamente los requisitos de diseno y

acomodo acucioso de elementos.
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7.2.1.1 Comportamiento de los materiales constitutivos.

La mamposteria reforzada consta de cuatro matenales
independientes: unidades de ladrillo o concreto, mortero de relleno,
mortero de liga y refuerzo, los cuales es necesario que actiien de forma
combinada. El mecanismo de falla bajo compresion monoaxial, casi
siempre se inicia con el agrietamiento vertical de tension, en la unidad
relativamente mas resistente de mamposteria de ladrillo o de concreto,
en vez de un aplastamiento apreciable del mortero o lechada mas

débiles. La resistencia al alastamiento f', de la mamposteria depende

de diversas variables que son dificiles de medir, incluyendo la
resistencia a tension biaxial de la pieza de mamposteria, y €l grado de la
no uniformidad del esfurzo normal. El mecanismo de falla de la
mamposteria  por compresién influye enormemente en el
comportamiento de los muros de cortante de mamposteria sujetos a
fuerza sismica, en su plano. Cuando se requiere una gran ductilidad en
los muros, se pueden colocar placas delgadas de confinamiento en las
esquinas, resistentes a la corrosioén, las cuales se colocan en el interior
de las capas de mortero, dentro de las posibles zonas de aplastamiento,
reduciendo asi la expansidn lateral del mortero. Las placas de
confinamiento, cuando son consideradas en el disefio de muros, sélo

necesitan prolongarse desde la fibra extrema en compresion, hasta la
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posicion de la fibra neutra ultima, y reforzar las juntas de mortero

donde sea factible que ocurra el aplastamiento.

7.2.1.2 Filosofia del diseno.

Ann existe la tendencaia, desafortunadamente incorporada en muchos
reglamentos, de disenar las estructuras de mamposteria para que sean
resistentes a los sismos, utilizando métodos de esfuerzos de trabajo, en
la suposicion de que ésta es una técnica “segura” de disefio, y de que la
respuesta a la accién sismica sera elastica, para evitar el dano en un
material del que se sabe que ha de exhibir una falla fragil. Esta es una
suposicién enganosa, a menos que la estructura se disene para el
verdadero nivel de fuerza que corresponde a la respuesta elastica, en vez
de los niveles senalados en los reglamentos, que suponen una respuesta
inelastica ductil. Por lo general, las estructuras de mamposteria son
rigidas, y tienen periodos naturales cortos. Por consiguiente, las
estructuras de mamposteria que se disefien con métodos de esfuerzos
de trabajo, lejos de permanecer elasticas, requeriran una ductilidad
considerable. Una desventaja adicional del disefno elastico consiste en
que incita al disenador a concentrar el refuerzo de flexién de los muros
de cortante muy cerca de las esquinas. Como ocurre con otros
materiales, y resulta mas satisfactorio reconocer que ocurriran

deformaciones inelasticas ante sismos severos, por lo que el diseno
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debera hacerse de acuerdo con ello. Sin embargo, para fines de diseno
sismico, la influencia mas importante del médulo de elasticidad es su
efecto en la ngidez a la flexion y, por consiguiente, en el periodo natural
de vibracién. Al calcular el periodo natural, deberan incluirse los efectos
de la deformacion del suelo, ya que para las estructuras de mamposteria
tipicamente rigidas y robustas, los desplazamientos elasticos que
resultan de la deformacion del suelo pueden ser varias veces nayores
que los desplazamientos debidos a flexiéon. Los resultados de numerosas
pruebas muestran que la resistencia de los muros de cortante de
mamposteria reforzada que fallan por flexién, se predice
conservadoramente por la teoria de la resistencia ultima del concreto
reforzado. Se ha demostrado que no existe ninguna ventaja importante,
en términos de la capacidad Oltima, al concentrar el acero en los
extremos del muro o distribuirlo uniformemente a lo largo del mismo;
sin embargo, el echo de distribuirlo uniformemente proporciona una

mayor absorcién de energia para niveles bajos de las acciones sismicas.

7.2.2 Muros de cortante de mamposteria sin refuerzo.

Las grietas de contraccion, la adherencia suficiente entre el mortero
y la unidad de mamposteria en las cabeceras y la gran variabilidad de la

mano de obra comun en la construccion de la mamposteria, hacen que
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la capacidad para cortante de la mamposteria no reforzada por cortante,

sea dificil de predecir y altamente desconfiable.

Cuatro modos tipicos de falla de muros de cortante de mamposteria

sin refuerzo sem ilustran en la Fig. 7.3.

! | | l

ey —p- —— -
) | { ,2 § \
’ .
SR S I
a) Falla en compresion b) Aplastamiento debido a c) Falla por d} Falla por tension
detndo a la carga axial la combinacion de carga desplazamiento diagonal

axial y momento

Fig. 7.3 Modos de falla en muros de cortante de mamposteria sin
refuerzo.

7.2.3 Muros de cortante de mamposteria reforzada

El disenno y acomodo detallado del acero de refuerzo en un muro de
cortante de mamposteria debe garantizar una ductilidad suficiente que
permita la redistribucién de la carga lateral y que, ademas, proporcione
buenas caracteristicas que ayuden a disipar la energia generada por las

cargas sismicas.
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Bajo los efectos de la combinacién de las cargas vertical y lateral, las
caracteristicas de resistencia y deformacién dependen principalmente de
la geometria del muro, el nivel de carga axial, y de la cantidad y
distribuciéon del acero de refuerzo, en las direcciones vertical y

horizontal. Los dos principales modos de falla que se asocian con los

muros de cortante son:

+ Falla a flexiéon, caractenizada por el agrietamiento entre las juntas y

cedencia del acero de refuerzo vertical.

» Falla por corte, caracterizada por la tension diagonal y agrietamiento.

Lateral load

—— Axial load (0.2 1)
bed joint _ === No axial load

A

Modo de falla por flexion 9 24 ¢ 8 WIRMN
L
Raboz;

a) Mecanismo de resistencia de carga flexionante

o

o

2

s g

3 Flexural , \
crack at —— Axial load (0.2 fm)
bed joint ~ =~ No axial load

YRR R
o |
. e
b) Mecanismo de resistencia de carga cortante
Ref: Masonry Structures, Behavior and Design

-

Modo de falla por cortante

Fig. 7.4 Comportamiento de muros de cortante de mamposteria
reforzada. '
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Se ha podido observar que al tener elevados valores de carga axial
de compresion, resulta un incremento en la capacidad para corte y en
algunos casos se puede incrementar la capacidad para flexion,

exceptuando cuando el esfuerzo de compresion controla el modo de
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000 |
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s oo
= . N R TR TR RRRRRRERRRRRRRNY

a) Muro en cantiliver b) Muro cortante perforado c¢) Muro cortante perforado
{(Respuesta ductil} (Falla de pila) (Falla tipo timbre}
falla.

Fig.7.5 Respuesta de los muros de cortante de mamposteria reforzada
para carga sismica, en edificios de varios niveles.

7.3 Distribucion del cortante en muros de mamposteria.

7.3.1 Cargas de gravedad.

El calculo de cargas vivas y muertas debido a las fuerzas de gravedad

se basa normalmente en considerar un area tributaria para cada muro.
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En este sentido, la presencia de una fuerza axial de compresién puede
prevenir que se desarrollen en la mamposteria en la mamposteria sin
refuerzo los esfuerzos de tensién por flexion, o bien en el caso de
mamposteria reforzada, esta puede reducir la cantidad de acero de

refuerzo requerido a tension.

7.3.2 Fuerzas laterales.

Los entrepisos de concreto en un edificio de varios niveles tienen una
rigidez, en su plano, que es considerablemente mas alta, comparada
con la rigidez por flexién que un muro cortante de mamposteria tiene,
en la direccion de su plano. La accion de diafragma rigido de los
entrepisos que conectan un muro de cortante en cantiliver asegura que
la posicion del muro, con respecto a otro, no cambiard como resultado
de las cargas laterales, afectando con esto la forma de distribuir las

fuerzas laterales de viento ¢ sismo sobre los muros de cortante.

Como un ejemplo, la Fig.7.6 muestra la planta (desplante de muros)
de un piso tipico, en el cual, el arreglo de los muros de cortante es tal,
que el centro de rigideces, CR, no coincide con la localizacién de la
resultante de la fuerza horizontal, CG. De esta forma, las cargas
laterales de viento o sismo, en la direccion Norte-Sur, produciran

torsidon, cuyo efecto debera ser incluido en el analisis de la distribucion
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de la fuerza lateral entre los muros de cortante. Debido a que la rigidez
en el plano es muy alta, la rigidez de flexién de los muros rectangulares,
con respecto a su eje débil, (fuera del plano) puede ser despreciada al

momento de distribuir las fuerzas laterales en esos elementos.

La localizacion del centro de rigideces de los muros de cortante en un

nivel de entrepiso, en particular, puede determinarse mediante:

f:zRyxrrf.i
SR,
(7.1)
52 &R
zR.ﬂ'
Donde
Ry, Ry = rigidez de un muro cortante i para flexiébn, en las

direcciones “x” e “y”, respectivamente
Xref, Yrefi= distancias en las direcciones “x” e “y”, respectivamente

desde un punto de referencia hasta el muro cortante 1.

-t
=)

= distancia al centro de rigideces del edificio desde el punto

de referencia.
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Fig. 7.6 Planta tipo de muros de cortante de mamposteria en un edificio
de varios niveles.

La rigidez R de un muro de cortante esta en funcién de sus
dimensiones, modulo de elasticidad Emn, modulo de rigidez Gnm, y las
condiciones de apoyo en sus extremos. Para un muro en cantiliver,
sujeto a una carga horizontal V en la parte superior, como se muestra
en la Fig. 7.7(a), la deflexibn debida a la combinaciéon de flexiéon y

cortante esta dada por:

V' 1.2V
A, = +
3,1 G,A4

(7.2)
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a) Muro en cantiliver
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b) Muro restringido Momento Cortante
contra la rotacién

Fig. 7.7 Deflexion de muros de mamposteria debido a las deformaciones
por flexién y cortante.

Donde, en el ultimo término, el factor 1.2 es un factor de forma para
secciones rectangulares, y el area A corresponde a la longitud del muro,
multiplicada por el espesor efectivo t. El espesor efectivo puede
calcularse como el Area minima con mortero o concreto, de una seccion

del muro, dividida entre la longitud total del muro.

Para Gmn = 0.4Em, y considerando al muro rectangular con A= Lt, I =

.

(L3t)/ 12, la ecuacién 7.2 puede simplificarse como:
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SOICRY)

De forma similar, un muro con sus extremos restringidos contra la
rotacién, como se muestra en la Fig. 7.7(b), tiene una deflexién debida a

la flexién y el cortante de:

VR 12Vh
A, = +
12E,1 G,A4

(7.4)

en la cual, para Gn = 0.4Em, y considerando al muro de seccién

rectangular, la ecuacién 7.4 se simplifica en

-5 (1)

Como un indicador de la contribucién relativa de la deformaciéon por
cortante, en la deformacion total, se presentan algunos valores en la
tabla 7.1, para muros rectangulares con variadas relaciones de aspecto
h a L. Puede notarse que para muros en cantiliver con relaciones altas
de h/L, la componente de la deformacion por cortante es muy pequena y

puede ser ignorada en los calculos de la rigidez del muro.
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Tabla 7.1 Efecto de la relacion de aspecto sobre la deflexién por

cortante.
Porcentaje de deflexion debido al cortante
Relacion de aspecto Muro en cantiliver Muro con extremos

h/L empotrados
0.25 92 98

1 43 75

2 16 43

4 5 16

8 1 4.5

Ref: Reglamentos ACI 530/ASCE 5/TMS 402

La rigidez de un muro es inversamente proporcional a su deflexién;

de esta forma, para el calculo de las rigideces que son utilizadas a partir

de la ecuacion 7.1, se sigue que:

Para muros en cantiliver:

REEH
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Estas relaciones sélo son validas cuando la carga lateral se
concentra en la parte superior del muro; para cualquier otra condicién
de carga, se deberan aplicar consideraciones distintas. Cuando existen
relaciones altas de h/L, el efecto de la deformacion por cortante es muy
pequeno y los calculos de las rigideces del muro, basados solamente en
la rigidez a la flexion, son bastante razonables; pero para valores
intermedios de muros en cantiliver, con relaciones h/L variando entre

0.25 y 4, es muy importante incluir ambas componentes de deflexiéon en

él calculo de las nigideces relativas.

Los muros de cortante que estan unidos a entrepisos que no
proporcionen uniones adecuadas, debera considerarse que actian como
un cantiliver, desde su base. Tomado como referencia la Fig. 7.6, la
distribucién de toda la carga lateral (viento o sismo) en la direccién
Norte-Sur, V,, considerando a todos los muros en cantiliver, puede

determinarse por medio de las expresiones siguientes:

V,=V.+V

yit yir

(7.8)

donde V, es el cortante que resiste el muro i, al aplicar una carga
externa en la direccion y. El modo de traslacién o cortante directo Vi se

calcula mediante:

V, ==V, (7.9)
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El modo de rotacién o cortante torsional es calculado como:

xR,

= eV 7.10
Z(I’-ZR‘W'F}"ZR“) n ( )

wir

En este caso, el centro de rigideces CR (punto matematico donde se
concentran todas las rigideces de los muros), esta a una distancia ey, a
partir de la localizacién de la resultante de la fuerza lateral, CG. Para
este efecto torsional, es importante hacer notar que la accién del
diafragma rigido de los entrepisos incorpora a todos los muros en la
resistencia contra la torsién generada. Este mismo procedimiento se
utiliza para calcular las fuerzas cortantes V4, debidas a la carga lateral

en la direccion Este-Oeste.

7.3.2.1 Analisis por cargas laterales (R.D.F.).

El andlisis para la determinacién de los efectos de las cargas
laterales debidas a sismo se hara con base en las rigideces relativas de
los distintos muros. Estas se determinaran tomando en cuanta las
deformaciones de cortante y flexién, y se tomara la rigidez que los
sistemas de piso y techo y la de los dinteles. Siempre sera admisible
considerar que la fuerza cortante que toma cada muro es proporcional a
su area transversal, ignorando los efectos de torsidn y momentos de

volteo; empleando el método simplificado de disefio sismico especificado
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en las Normas Tecnicas Complementarias de Diseno Sismico, pero

debera cumplirse lo siguiente:

En todos los niveles. Por lo menos el 75 por ciento de las
cargas verticales estaran soportadas por muros ligados entre
si, mediante losas monoliticas u otros sistemas de piso
suficientemente resistentes y rigidos al corte. Dichos muros
tendran wuna distribucién sensiblemnete simétrica, con
respecto a los ejes ortogonales, o en su defecto, el edificio
tendra, en cada nivel, por lo menos dos muros perimetrales de
carga; sensiblemente paralelos entre si, ligados por los sitemas
de piso antes citados, en una longitud no menor que la mitad

de la dimension del edificio, en la direccion de dichos muros.

La relacién entre la longitud y el ancho de la planta del edificio
no excedera de 2.0; a menos que, para fines de analisis
sismico, se pueda suponer dividida dicha planta en tramos
independientes, cuya relacion de longitud a ancho satisfaga
esta restriccién y cada tramo se revise en forma independiente

en su resistencia a los efectos sismicos.

La relacion entre la altura y la dimension minima de la base del
edificio sera menor que 1.5 y la altura del edificio no mayor

que 13 metros.
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