El disefio de codos de hormigon
armado como miembros curvos

Por:
Gabriel Garcia Moreno*

RESUMEN

Con base en la hipotesis de Navier - Bernouilli, sobre las
secciones planas, se ha elaborado una teoria de resistencia
ultima para miembros curvos de hormigon armado, y se han
calculado algunas tablas de disefio en un computador. Es-
ta teoria la confrontamos luego, con las experiencias lle-
vadas a cabo sobre cuarenta y dos codos a rotura, cuaren-
ta cerrando el angulo y dos abriéndolo.

Los resultados han permitido comprobar que los codos
pueden disefiarse como miembros curvos, con radio interior
muy pequefio, y han permitido, asi mismo establecer algu-
nos esquemas utiles del refuerzo, asi como explicarse algu-
nos fenémenos acerca de la ruptura de tales codos.

INTRODUCCION

Este estudio se basa en los resultados de los ensayos eje-
cutados con veintiuna vigas en voladizo (véase la Fig. 1),
las cuales proporcionan cuarenta y dos codos que se lleva-
ron a la rotura. Cuarenta de estos codos se fallaron cerran-
do el angulo y dos abriéndolo.
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Hemos dividido el estudio en dos partes: Parte 1): con-
tiene las bases de la teoria y sus formulas derivadas. Inclu-
ye las tablas de computador, obtenidas de la teoria, y qite
sirvieron para hacer los calculos que se compararon con las
experiencias directas. Parte 2): contiene los informes de
los experimentos, la tabla final de comparacion entre teo-
ria y ensayos y las conclusiones.

PARTE I
TEORIA Y TABLAS

Bajo la hipotesis de que el codo es similar a un miembro
curvo con radio interior que tiende a cero, o muy pequefio,
hemos considerado dos casos: A y B, Fig. (2); ambos con
seccion rectangular y con aceros de traccion y compresion,
sometidos a flexion pura.

El proposito de los experimentos consistia en la confron-
tacion de los resultados con una teoria basada en la tltima
resistencia y derivada de la teoria de Reésal-Winkler-Grashof
para miembros curvos, en la cual se conserva la ley de las
secciones planas de Bernouilli.

Algunos trabajos similares se hicieron en el pasado, pero
siguiendo el método de resistencia de trabajo o til (1), (2).
Otros estudios como el de Paduart (3), se basan en la Teo-
ria de la Elasticidad.
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Considerando la ley de conservacion de las secciones pla-
nas después de la deformacion, (hipotesis de Navier Bernoui-
11i), se puede establecer facilmente que la deformacion sigue
la ley

el @)

ds (r—y)do

Ahora, el equilibrio estatico de la seccion, Fig. (3), con-
siderando esta como fisurada, nos da:

pfs=A (k) e+ p'f's (2)

donde p = As/bd y p’ =A’s/bd. Tomando momentos con
respecto al acero en traccion, y con respecto al centroide
del diagrama de tensiones de compresion, obtenemos res-
pectivamente:

M’ fs @ (3)
=A (k) 1 —kkg) +p’— (1——)
£ chd2 f’c d
M fs f’s d’
=— p(l—kkg) +p’— (kgk—— ) *)
£’ chd2 f’c f'c d

Las ecuaciones (3) y (4) son equivalentes en la teoria
elastica (W. S. D.). En el disefio por resistencia ultima
(U. S. D.) son iguales, solamente, si la seccion es balancea-
da, esto es, cuando € ¢ =€ cu implica €s =€ su, k = kb.
Cuando k < kb la seccién es subreforzada y aplicaremos la
ecuacion (4) haciendo fs = fsu. Sik > Kb la seccion es
sobrereforzada y utilizaremos la ecuacion (3)

Los diagramas tension-deformacion utilizados para el
acero y el hormigon son los de las Fig. (4), Fig. (5) y Fig.
(6).

En el disefio por resistencia ultima (U. S. D.), utilizare-
mos la curva C. E. B. (Comité Européen du Béton) (4),
por facilidad de integracion. Discutiremos ésto, posterior-
mente, con mas detalle. El factor Ad ¢/ d¢ de la ecuacion

(1) se obtiene facilmente paray = £ ¢, €y = — €cu:
Ad@p €cuRi
do c
Ad¢ €cuRe
= Caso B (6)
do c

donde Ri =r — ¢, Re =r 1 c (véase la Fig. (2) ). Se pue-
den deducir entonces las expresiones correspondientes a
las deformaciones y tensiones en los aceros, de la ecuacion
(1), para los dos casos A y B:
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fs=Esey= d Caso A (9)
k(R
Ri
Es € cu (1 — k)
fs=Esey= Caso B (10)
k(1—3 )
Re
d'
. Esecu (k — 0 )
f’'s=Es €’y = T Caso A (11)
k(1+—)
Ri
‘ Es € cu (k —% )
f's=Ese’y= & Caso B (12)
e TR

Las ecuaciones (9), (10), (11), (12), son comunes para
las teorias (W. S. D.) y (U. S. D.), diferenciandose unica-
mente en el valor de € cu, y naturalmente en los valores de
k. En el método U. S. D. usaremos ku, en lugar de k.
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Las tensiones en el hormigdn, por el contrario, son
completamente diferentes para ambas teorias ya que utili-
zan diferentes diagramas: Fig. (5) y Fig. (6); asi, las tensio-
nes elasticas, de las ecuaciones (7) y (8) y del diagrama de la
Fig. (5), estaran dadas por:

Caso A

= (13)
t fe(y)=Ecey=—f%
kd (1+Kd ¥ )
Ri Ri
Caso B
. y

fe (y) =Ece€ y=—f¢c (14)

d y
Gl e a1
Re Re

y las tensiones para el U. S. D., de las ecuaciones (7) y (8) ,
y del diagrama de la Fig. (6),y sabiendo que € cu/€'c
=1,4 seran:

Caso A

fe (y) =— 2, 8f°c

d y
kud (1 +ku — — —)
Ri Ri

y2
+1,96f%c (15)

d )
K20d2(1Hku— — —)2
Ri  Ri

Caso B

‘. fc (y)= — 2.8fc

d y
{ (Is=kni— +=)
Re Re

—_+1,96f%c. yd2 (16)
y
k2ud2(1—ku —+ —)2
Re Re
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Considerando, ahora, el equilibrio estatico de la seccion,
Fig. (3), podemos deducir el valor del factor A (k) que con-
trola la forma del diagrama de tensiones, e igualmente,
tomando momentos de las fuerzas del bloque de compre-
sion con respecto al eje neutro, se obtiene la posicién o,
del centroide del blogue de compresion, o diagrama de ten-
siones, asi, respectivamente:

1 kd
A (k)= fe(y) dy (17)
f’ed 5
1 kd -
= T = fe(y)ydy (18)
f’ckd2A(k) 4

Ec

> Ec

E €
Y cu fe. 8

DIAGRAMA TENSION-DEFORMACION PARA EL HORMIGON. TEORIA ELASTICA
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Reemplazando en estas dos ecuaciones, los valc_)res da-
dos por las ecuaciones (13), (14), (15) y (16) se obtiene pa-
ralos casos Ay B:

Caso A (19)
W. S. D.
A+ 4 .
Ri Ri
AeB= — (—1+ In (1+k——)
rad Ri
Ri
CasoB (20)
W.S. D,
1-k—
Re
AeB =— 1+ In (1—k )
Bl Re
Re
Caso A (21)
U. S. D.
1+ 4
Ri i d
AuA= 28— ) (1+1,4 ) R i @txu —)
d kud g 4 Ri
Ri Ri
1—0,7 2+k 2 )
e Tu_))
ku —
Ri
Caso B (22)
U.S.D.
1—ku_9
Re 1 Re d
AuB= 2,8 -——{(1—14 ) In (1—ku—o0)
d d d Re
ku—— ku—
Re Re
2 d
+1—10,7 (2—ku )
d Re
ku —
Re
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Caso A (25)
U.S.D,
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Las ecuaciones (7) a (16) y (17) y (18) son completa-
mente generales, y cubren los casos de vigas curvas y rectan-
gulares. Haciendo Ri, Re, tender a ©° en estas expresio-
nes, obtenemos los correspondientes valores de vigas rectas.

Para facilitar las comparaciones hemos elaborado un jue-
go de tablas (I), en una computadora Burroughs 3500, con
la notacion de Dawoud et al. (1):

K ku= A\ (27)
ai .
U= 28
R Y (28)
A 0T TN A A o (29)

Re Ri +d 1+

Estas tablas nos permiten calcular A (k) y k9, conocien-
do A y 7, eincluyen los valores de A (k) y kg para la viga
recta con seccion rectangular (El caso y= 0).

La ecuacion (2) nos permite estimar, por medio del me-
todo de ensayo y error, los valores de k, ku, y A (k). Reem-
plazando en ella, los valores de fs, f’s, dados por las (9),
(10), (11), (12) se obtiene:

Caso A (30)
e —di
e 2o Lo = il
§ 1 S
Ri
k,kll:
d | PeA(k P it Al
S e e ) B e )
Ri ~ Esecu P 1+ _Rdi_
Caso B (31)
s
? » 1'_
penli %( Re
p i d’
Re
k, ku =
ST
A () T N U
14a-—9 ) fecad) 4 P ( )
Re Es€cu o 15— =
e

(I) Tablas 1 al 16, de las cuales, por prevedad, presentamos aqui
Gnicamente las 9 a 12, correspondientes al caso A, U.S.D., ya
que son las mds ftiles.
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Si Ri, Re, tienden a ©° | en estas dos ecuaciones, tendre-
mos los valores de k, ku, para una viga recta:

= :‘
k,ku = £ (32)
1+£ s f’cA (k) :
P Es € cu

El ““modus operandi” seria: se ensaya un valor de k (o
ku), y por medio de las tablas se encuentra A (k). Este va-
lor, reemplazado en las (30), (31) o (32) deberia reprodu-
cir el valor de k (o ku) supuesto. Si no es asi, se usa el l-
timo valor encontrado, hasta que se determine el verdadero
k, (o ku).

En el método U. S. D. hay una condicion adicional que
debe tomarse en encuenta: ku debe ser menor que kub,
dado por las condiciones de balanceo. Esto previene la fa-
lla fragil.

Sabemos que en estas condiciones € ¢ = €cu =0,003,
cuando fs = fsu (véase la Fig. (4) ). Haciendo fs =fsu en
las ecuaciones (9) y (10), podemos obtener kub para los
dos casos Ay B:

Caso A
1
kub = (33)
1+ g+ 4,
Es € cu Ri
Caso B
1
kub = (34)
1+ DU g —
Es € cu Re

kub, para una viga recta con seccién rectangular, se obtie-
ne haciendo tender a oo, a Ri, Re, en estas dos ecuaciones; se
obtiene:

1

.14 fsu
4 Es € cu

Volvamos ahora, a la Fig. (6) en donde representamos la
curva tension-deformacion en el hormigén, por medio de la
relacion dada por el C. E. B. Esta curva es utilizada para re-
presentar el fenémeno de compresion uniaxial, y en el ca-
$0 A (un momento cerrando el dngulo), debemos esperar
un estado complejo de tensiones, que en su forma mas sim-
ple seria biaxial. Pero debido a las restricciones impuestas,
por los estribos a la deformacion lateral (direccion perpen-
dicular al plano del codo), el estado de tensiones tiende
realmente a ser triaxial. Con la falta de una teoria triaxial
de rotura, confiable, para diferentes tensiones o T
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dificultad. En ausencia de

0 5, se presenta und gran 1 : -
jatos gonfiall;les utilizaremos la curva de Richart- Brand

zaeg:
36
fCt:PC+4,1 02 ( }

ar de f’c en las ecuaciones (2)
la direccién mostrada en la Fig.
el centro o), puede aproxi-

de la cual fect se usara en lug
a (32), y que se medira en l1a
(7(), d)(’)nde 0 5 (medida hacia
marse por medio de la expresion

| fsAs+/2 (37)

0’ —
21" 2b(d; —1)

en donde r es el radio de doblez del ref.uerzo principal de
traccién, y d, es la distancia del 4ngulo interno al l'erEI:ZO
de traccién. La curva de Richart-Brandzaeg fue deducida
para un estado cilindrico triaxial (carga triaxial con dos ten-
siones principales iguales: 05 =03 F fet). Luego, su
utilizacion aqui es dudosa ya que la tension transversal 0 3
es una funcion de la resistencia de los estribos y del coefi-
ciente de Poisson, y no igual a 0 », pero, basados en lo que
escribio Newman (5): “La resistencia en compresion bi-
axial es relativamente baja, porque, como 0 3 es cero la
deformacion limite de traccion € 3 se sobrepasa rapidamen-
te. AlGn pequehas compresiones en la direccion de O 3,
causaran un incremento importante de resistencia a la rotu-
ra”, hemos supuesto que si se asume que 0 5 = 0Ozho causa-
rd un grave error. Y aun mds: el reemplazo de fct, en lugar
de f’c, implica que la curva C. E. B. tensién - deformacion,
se mantiene para estados complejos de tensiones. Veremos
que ¢sta afirmacion se confirma indirectamente por los ex-
perimentos.

El radio r, en la ecuacion (37), debera calcularse en tal
forma que no cause hendimiento en el hormigén (6), en
planos normales a 0 3, es decir, en el plano de la Fig. (7).

Nétes‘e que 0 5 aumenta si la diferencia (d; — r) decrece;
por consiguiente, hay interés en un valor grande der que dis-
minuya el peligro de hendimiento y aumente el valor de fet,
Este incremento, sin embargo, debe ser limitado, ya que si
d; —r=0, = fet =29 1o cual no es posible; es decir la con-

centracion puntual de tensiones, en el codo, debe excluir-
se.

En el caso B, (un momento abriendo el 4n 0-
Meno es completamente diferente. La f;eorigau L(;)Eeiliof:l::oo
sattsfa_ce el comportamiento a 1la ruptura, porque ésta se
p;;ec(;plta por una falla‘ de hendimiento, normal a la diago-
n el codo, estando este alin en rango elastico, o hacia el

do ’IE} Fig. (8), y suponiendo la flexién
estatico de la seccién est3 dado por

C+sA’s =fsAs (38)
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y también podemos suponer que el elemento ABCD esta so-
metido a los esfuerzos mostrados en la Fig. (9) y que tiende
a hendirse por la linea n — n, bajo una tension dada por:

Asfsv/ 2 Asfs
ft= = (39)

bdv 2 bd

El valor de ft (tension de hendimiento) lo hemos toma-
do, de acuerdo con Kemp et al. (7), para un cuadrado:

1,36
ft =

fte (40)
i it

siendo fte 1a tension de hendimiento para un cilindro

fte= 1,59 v/ fc (41)

de donde, la (40) queda

fi= 1,95 v/ f'c (42)

De la falla de dos codos (viga 21 Tabla 17), abriendo el
angulo, con extensometros eléctricos en la linea BC, hemos
concluido que el diagrama de tensiones es casi lineal, aun-
gue creemos que se necesitan mas experiencias para confir-
mar este comportamiento. Asi, utilizando el criterio de
los experimentos, hemos derivado las siguientes expresio-
nes, para controlar el fenomeno, con buenos resultados:

(Véase Fig. (10))
De la ec (39):

bdft It
Es= = (43)
EsAs Esp
cft
EC== —88 — (44)
(d—c) Es p
t 1 2 n
- _J('o—) SR (45)
2mp 2 mp m
donde
Ec
m= (46)
2Es p
] d,
e @)
p d
pt=p’+p (48)
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Fig. 10

donde Ec es el Modulo de Elasticidad del hormigon. Toma-
remos el valor dado por el A. C. L (8) como una buena
aproximacion de Ec.

Como en este caso el hormigon controla la ruptura, to-
maremos como expresion del momento ultimo, y de las
tensiones fe, fs y f’s, las siguientes ecuaciones:

bd2 k2 Ee 1,95V Tec :
d 1-k Es P 3

ar A’sf’sd(l———d-“ ) (49)

k Ee 1,95V F
T < (50)
lissk wEs P

1,95 v/ f’c¢
p
d,

d 1,95 v
fis — ° (52)
1—k P

fs = (51)

Veremos algunas aplicaciones de estos dos casos en la
Parte 2 de este estudio.

PARTE II
LOS EXPERIMENTOS

Se hicieron 42 codos, con seccion rectangular, tanto en
la viga como en la columna (b =15 em h=30 cm). Cuaren-
ta se rompieron cerrando el dngulo recto y dos abriéndolo.
Vamos a revisar, primero, el caso A (cerrando el angulo)y
luego veremos el caso B (abriéndolo).
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1) Caso A

Se ensayaron dos esquemas diferentes de refuerzo, no
para comprobar su eficiencia, cosa ya efectuada por otros
autores (9), (10), sino con el dnimo de producir confina-
miento del hormigon en la parte interna del codo, o de
hacerlo desaparecer, (detalles A, y A—AB, Fig. (11) ), por
medio de las barras de compresion A.

Los esquemas B—BB y B—BA, Fig, (12), se hicieron con
el propdsito de obtener una falla ductil; el esquema C.
Fig. (13), para obtener una falla dictil con la capacidad a
flexion, de la viga recta, por la linean —n.

gREro s

En todos los ensayos se considerd el angulo recto como
una pieza curva con radio interior pequefio (Ri = 3 cm).
En los codos XIX, XX, y XXI, el radio Ri = 3 cm se cons-
truyo realmente en la formaleta. (Véase la tabla 17). Vista general

FOTO 1

En la practica del hormigon armado, es corriente doblar
el refuerzo de traccion, calculado segiin la teoria de la vi-
ga recta, por la linea n — n, Fig. (11), y anclarlo en la co-
lumna. Veremos, segiin la teoria de la Parte I, que aunque
este disenio se hiciese por el método U. S. D., y la pieza fue-
se sobreforzada en la seccion n — n, este acero hace al codo
sobrereforzado v consecuentemente su rotura es fragil,
fallando por la diagonal del codo. Fotos 5, 6, 7, 8.

AT .i“r:‘;i:_:-'-:ﬁ:l:'maa“?-:;"

T DETALLE A
30 T ___Esvibs opcionoles
i O%3, 8:l4cm
Borrs B (2 #64+2 33)
(24642 # 3)Borros A J [ 5,7 am Detille de refuerzo A—AB

23,2 0m t FOTO 2

=I#3 o 13,5¢cm
vidual Ri=3 cm

BH#3a 13,5¢cm

DRSS, | DETAULE A-sa8

&l OH3 scden

(24 6+ 2% 3) Borros A —BaTm B (2#6 +2 33)

Vv 57 cm
» r
/ 23,2 ¢m

virtual Ri=3 cm

%3 a0 13,5 cm

S i

| F1G. 11

Ensayo I Esquina 2 FOTO 3
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Hemos clasificado los tipos de rotura en la columna 9,
tabla 17: D = tipo diagonal; V = tipo viga; M= falla ductil;
C = tipo de compresion; véase los esquemas de falla, Fig.
(14).

Luego, hemos ensayado los detalles B — BB, y B— BA,
con el animo de producir fallus dictiles, de tipo M, y el de-
talle C para tratar de producir falla ductil a través del codo,
con la misma capacidad de flexion que la viga recta, calcu-
lado por la linea n — n.

Investiguemos, enseguida, por medio del U. S. D., si-
guiendo el A. C. I. 318— 71, el momento altimo de la viga
recta en voladizo, por la seccion n — n, con los siguientes
datos:

b =15 em; h = 30 em; d = 28 cm; f’c =396 kgf/cm?2; fy =
4200 kgf/em2; A= 7,11 cm2 (2# 6 +2 #3).

p= A = DIl — 0169 < p max.
bd 15x 28
=0,75 p b =0,0272
|
oty 0,0169 x 4200 -L
w = = = 0,179 \.
f’e 396
M’u

—_— w (1— 0,59 w)=0,160
f’cbd2

M'u = 0,160 x 396 x 15 x 282 —

745440 kgf —em = 7,454 ton —m

Si la viga va a ser fallada por una carga concentrada con
un brazo de 1,29 m esto nos da una carga de rotura de (des-
contando el peso propio)

7,454 —0,15x 0,30 x 2,4 x 1,25 x 0,625

Pe = 5,713 ton.

1,29

considerando que 0,15x 0,30x 2,4 x 1,25 x 0,625 =
0,0844 es el momento del peso propio del voladizo. Revise-
mos la cizalladura:

V’u= 5,713 + 0,135 = 5,848 ton.

5848
Viu=.— = 13,92 kgffem? > 0,53 /396
15 x 28
2
= 10,55 kgf/em

DYNA No. 102

Requiere estribos. (Pongamos As = 1,42 cm?2; un es-
tribo de dos ramas # 3, fy =4200 kgf/cm2)k

Avfy 1,42 x 4200

d
S= = 117,98 cm 7: 14 cm.

T~ (u—vgb 337x15

Pongamos # 3 a 13,5 cm.

Este es el disefio basico del voladizo como viga recta, por
la seccion n — n, con f'c = 396 kgf/em2. Véase la tabla,17.
Este disefio coincide con el que se hizo para la viga V' (ti-
po A), con la diferencia de que debido a errores construc-
tivos d no fué 28 cm sino 23 cm, y en la diagonal del codo
d; = 29 cm. Vamos a repetir el disefio con estos valores,
primero como una viga recta por la seccion n — n y luego
como viga curva por la teoria de la Parte L.

1) Disefio por U. S. D., A. C. I. 318 — 71 como viga rec-
ta: Datos: b = 15 em; h = 30 cm; d = 23 em; f'c = 396
kgffem?2; fy = 4200 kgf/em2; As = 7,11 em2 (2 #6 +
2#3),= 3,=0,71

7,11

p=_—" =0,0206<p max=0,75x 0,85x 0,77 x
15 x 23
39 0
2 X 098 = 0,0272
4200 0,003 + 0,0021
= controla el acero
Asfy 7,11 x 4200
= = 5,914 cm

0,85fcb 0,85 x 396 x 15

c= = 7,681 cm
0,77
Revisemos fs :
d—c 6 23 —17,681
fs= 0,003 x 2,0x10° =6000x ———
c 7,681
— 11968 kgf/em?

= fs=fy = 4200 kgf/cm2 (controla acero)

5,914
M’us = 7,11 x 4200 (23 _T) —=598524 kgf —cm =
5,985 ton —m

5 — 0,0844
e S e R
1,29
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2) Disefio por U. S. D,, como viga curva: Datos: b=15 em;
d = 30 cm; f’c = 396 kgfjem2; fy = 4200 kgf/cm?2; As=
7,11 em2; A’s =7,11 v/ 2 =10,06 ecm2; r = 5,7 cm; d’=
5,7 cm; € cu =0,003; Es = 2,0 x 106 kgf/emZ2.

Hemos tomado como A’s, la componente en la direccion

normal a la diagonal al codo, del area del acero de compre-
sion de la columna .

ol a2 il
= =0.0168: 27 —=0.02237—=—= =
15 x 30 d 30
d 30
=019 N=—= 7 07 40
Ri 3
d’ 5,7 p’ 14+
Y= — = ——=1,90;—— = 1,4142;
Ri 3 P 1+7°
11
= ——=137931
290

Supongamos fs = 2485 kgf/cm?2, luego de la ecuacion
(37) ysid=d,

rsAsy/ 2 2485 x 10,06
g - = 34,29 kgf/cm2
b (d; 1) 30 x 24,3

D]

la que reemplazada en la (36), nos da:

fet = Pe + 4,1 0, = 396 + 4,1x 34,29

536,60 kgf/em?2

Poniendo, ahora, la ecuacion (30) en esta forma

i P ( =i By
s d- (30)
[etA (ku) P> 1+4Y
TR e
Es cu P 14+
2,0192

6,3642 + 62,2637 A(ku)

Si

ku= 0,10 =% A (ku) = 0,064 —=ku =
0.1951 de la ecuacion (30)

ku= 0,15 =% A (ku) = 0,089 ==ku
0,1696 de la ecuacion (30)

ku= 0,16 =% A (ku) = 0,094 ==ku =
0,1653 de la ecuacion (30)

* De la tabla 9, para 'Y =10, A =ku =0.10
46

Tomamos ku = 0,160. De las ecuaciones (9) y (11) te-

nemos

Es € cu (1 — ku) 6000 x 0,84

E Bl ek = 92863 kgf/em?
Sk (e ) 0,16 x 11

d,
Es € cu (ku ——)
d _ 6000x(—0,08) _ 3g8kgf/em?

0,16 x 2,90

3,

f’'s—=
ku(1+ 7’)

Como fs no da igual al supuesto, tomaremos 2863 kgf/
cm? para recalcular fct, obteniendo

fet =~ 560 kgf/em?2

Como fs < 4200 el hormigon controla y de la ecua-
cion (3) obtenemos:
(3)

d’

Muc = fetA (ku) bd2 (1 —kukg) + 'sAsd (1 — —d—)

donde k, = 0,344 se tomo de la tabla 11, por interpolacion
lineal. Se tiene entonces :

M’uc = 560x 0,094 x 15 x 900 (1 — 0,344 x 0,16)

— 388 x 0,0223 x 15 x 900 (1 —0,19) = 576912 kgf —cm

|}

= ‘.5,769 ton —m
5,769 — 0,084
P= = 3,948 ton
1,44

P real = 4,000 ton

Obsérvese que la seccion n—n es subreforzada, (calcu-
lo anterior de la viga recta), y que el codo esta sobrerefor-

zado. El codo fallo por la diagonal, tal como debe ser.
(Vease la Fig. (14), viga V).
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3) Aqui repetimos el cilculo de la viga recta, efectuado en
el primer punto, pero por medio de las tablas, suponiendo
Y = 0. El procedimiento es el mismo anterior, y por no
alargarnos no lo incluiremos. El resultado fue el siguiente:

fs = 6766 kgf/em2 > 4200 kgf/em2

= controla el acero = fs =fy. Luego el momento tltimo
es el Mus: ecuacion (4), con £’ =0y ku = 0,47, ko =0,407

Mus = Asfsd (1 — kuks)

=4200x 7,11 x 23 (1 —0,47 x 0,407) = 555443 kgf — cm

= 5,664dton—m
P 5,554 — 0,084
= = 4,241 ton
1,29

Estos son los valores que se dan en la tabla 17 para el
primer codo del ensayo V. Los ensayos I a XX se calcula-
ron en forma similar, y se compararon con los resultados
experimentales dados en la columna 4 de la tabla 17, donde
se dan las cargas de rotura. Estos resultados se comparan
con los teoricos calculados asi: a) como viga curva con f'¢
real, columna (9); b) como viga recta, fallada por la linea
n — n, Fig. (11), columna (10), con f’c real; ¢) como viga
curva (Ri = 3 cm), con f’c = fet dado por la ecuacion (36),

/-—z*sq-zh
s DETALLE B-BB |
i |___2%6
S L 2%3
Bl2# 6+ 2 #3)
Ri .|/
(246 + 24k3)Borros A r=232cm.
30135 cm virtual Ri = 3 cm.
i’z
/—z#uz#: Ao i
s DETALLE B-BA
243

(24 6-+2%3)Boms &

Bomos B(2H 6+ 2 #3)

#3 a 13,5 cm. rs 23,2 cm

vifual Ri= 3em.

B4 30 13,5¢cm

Fio. 12
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Ensayo I Esquina 1A FOTO 4

Ensayo I Esquina 2—B FOTO 5

Parte I, columna (11); d) como viga curva con f’c = fe
biaxial calculada siguiendo las curvas dadas en las referen-
cias (5), (11), para los ensayos XIV a XVI.

Debe notarse, para el detalle A, la concordancia de los
resultados entre las columnas (4) y (11), para los ensayos
del I al X, y afin para los ensayos III, IV, VIII, donde un
codo de cada una, falldo como tipo V. Pensamos que, es-
to 1ltimo, se debio al pequefio radio de doblez (¥ =5,7 cm)
del refuerzo, lo cual hace muy cercanas las cargas de ruptu-

ra de la viga recta y de la viga curva, con excepcion claro

esta, del ensayo VII que se hizo con r = 23,2 cm. Notese,
ademas, que la carga de rotura es menor que la carga teori-
ca calculada segin la teoria de la viga recta, por la seccion
n — n, con excepcion de los segundos codos en los ensayos
VIII y X. En efecto, de acuerdo con la referencia (6), el
radio de doblez debe ser calculado especialmente para ba-
rras de grandes didmetros y depende del valor de estos
didametros, con el objeto de evitar ruptura por hendimiento
causada por las fuerzas laterales que tienden a expeler las
caras laterales del codo, produciendo un embombamiento.
Véanse las fotos 3, 8 que muestran fisuras verticales en
el dorso de la viga, como una evidencia de las fuerzas latera-
les, aunque el diametro de las barras no era muy grande. De
modo que el pequefio radio de doblez de estas barras pudo
contribuir a producir una falla temprana cercana al valor co-
rrespondiente a la tedrica de la viga recta. Todas las fallas
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de las vigas I a X tuvieron fractura siibita, llamada fragil, lo
cual coincide con los caleulos teoricos que muestran cont}rol
del hormigon y acero trabajando en rango elastico, si la
pieza se hubiera calculado como viga curva con f’q = fct.
Por el contrario, si la pieza se calculara como una viga rec-
ta, el acero controlaria la ruptura. De modo que los ensa-
yos de falla confirman las predicciones de la teoria de la
viga curva.

Los esquemas B—BB (barras B bajas) y B—BA (barras
B altas), por el contrario, fallaron en forma dietil; los calcu-
los como vigas curvas, con r = 23,2 cm, mostraron el con-
trol de la ruptura por el acero. Véanse los esquemas de fa-
lla, Fig. (14). Fueron netos, sin fisuras verticales en el dor-
50, v sin embombamiento de las caras laterales. El esquema
B — BA hace que las fisuras suban acercandose a la diago-
nal.

El esquema A—AB (barra A baja), se calculo con P’
=( (sin acero de compresion), y dio resultados mas disper-

~

ensayo XVIII FOTO 6

Ensayo XVIII Esquina 1
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sos, aunque todos los codos, excepto el pr!mero de }a viga
XVIII, fallaron como vigas curvas por la diagonal (tipo de

falla D).

En un esfuerzo para mejorar la ductilidad del codo he-
mos ensayado el detalle C. La teoria, enla P’arte I, sugiere
la posibilidad de hacer un codo, con rotura guctil, que ten-
ga la misma capacidad a flexion que la seccion n —n, Fig.
(13), calculada ésta como viga recta, agregando acero de
compresion. El diseno del esquema C no dio buenos re-
sultados, porque es muy dificil colocar acero de compre-
sion can el d’ requerido en el analisis. En efecto, el anali-
sis requeria d’ = 3 ¢cm y no fue posible colocar 4 # 10 con
sus centroides a 3 em del codo interno. Durante la cons-
truccion d’ = 5 em lo cual hizo que el acero de compre-
sion no estuviese en compresion sino en traccion, hacien-
do a la seccion todavia fragil, (control del hormigon),
aunque la falla fue del tipo D (véase la Fig. 14). Los resul-
tados de esta experiencia sugieren que las tensiones en el
h<}rmig6n: fct, deben de ser aun mas altas que las propor-
cionadas por la curva de Richart et al., probablemente de-
bido al fuerte confinamiento proporcionada por el acero de
los estribos y barras inclinadas, en el angulo interno. Debi-
do a dificultades en la colocacion del refuerzo, las barras
# 3 (véase la Fig. (13) ) no fueron encerradas por los estri-
bos. Esta circunstancia permitio el que estas barras fuesen
expelidas lateralmente durante la falla, dando asi una prue-
ba de la aparicion de fuerzas laterales que actian sobre el
refuerzo principal durante el ensayo. (Véanse las fotos 6,
7, 8). Las fuerzas laterales se estudian en la referencia (6).

En los ensayos I a XX no pudimos poner en evidencia
una gran diferencia entre las vigas con estribos y sin ellos.
Parece que el angulo interno es mas sensible al confinamien-
to creado por las barras A, y esto explica la diferencia en-
tre los resultados de los esquemas Ay A — AB.

2) Caso B

_Se ensayo el esqguema que se muestra en la Fig. (15). su-
gerido por R. I"ark et. al. (12), aunque nosotros no emplea-
mos las cuantias de acero que estos autores propusieron.
Los resultados del ensayo se incluyen en la tabla 17 (ensa-
yo 2}, c!etalle D). Veamos ahora, como hicimos los caleu-
los, siguiendo la teoria expuesta en la Parte I de este trabajo.
Vamos a comprobar la resistencia del segundo codo de la vi-
ga XXI, con los siguientes datos:
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As= 6,41 cm2 + 5,70~/ 2=14,47 cm2; A’s= 1,42 cm?2;

d =25 cm;d’ =3 cm; f’c =234 kgf/ecm?2

14,47 1,42 d’
P = ———=0,0386; P= ——— = 0,0038; —
15 x 25 15x 26 d
3
=—= 0,1200
25

LR E]

pt=p +p’=0,0424;n=1+-—£~—-§ =1,0118
P

Ee 15100V 234

n
m= = = 1,4960; —=
2Esp 2x2x106x0,0386 m
1,0118
——— =.i0i6W63
1,4960
ot 0,0424

= =0,7343
mp 1,4960 x 0,0386

De la ecuacion (45) obtenemos

=0,5335=c= 13,34 em

Y de la ecuacion (51):

1,95V f’e 2
fs= —— = T72,78 kgf/em
Jel

De las ecuaciones (49) y (52):

e k
Mue= 1,95V f'c mbd ~ 1——)
1—k 3
d]
A’s d d’
e Lo ie— - —— (=
P 1-k d
2,3126

= 231255 kgf — cm=>P2 = ——TEO——: 1,93 ton

3

P2 real =2,20 ton

DYNA No. 102

Ciertamente, pensamos, es una buena aproximacion. Na-
turalmente, también creemos que es necesario hacer mas ex-
perimentos sobre la materia, especialmente para confirmar
la formula (39) y el valor de ft dado por la ecuacion (40).

Ensayo XVIII Esquina 2 FOTQ 7

CONCLUSIONES

Pensamos que se pueden sacar algunas conclusiones de
esta investigacion:

I) Para el caso A (un momento que cierra el angulo)

1) La seccion critica que debe disenarse, es la seccion a tra-
vés de la diagonal del codo y no la seccion de la viga a
través de la cara de la columna, linea n—n, Fig. (11).

2) La practica corriente en disefio: diseno de la seccion
n —n, Iig. (11), como viga recla subreforzada, v anclaje
subsiguiente del refuerzo principal en la columna, do-
blando el refuerzo alrededor del codo, produce una sec-
cion diagonal sobrereforzada con falla fragil.

3) La seccion diagonal puede disenarse como una viga cur-
va con un radio interior finito, pequefo (Ri =3 em pue-
de ser un buen valor para el caso A).

4) Parece que las tensiones en el hormigon son gobernadas
por un estado triaxial creado por el anclaje de las barras
de compresion de la columna y por los estribos (barras
A, Fig. (11), (12), (13), (15) ). La curva de Richart
Brandzaeg nos da una buena aproximacion para el dise-
fio al través de la diagonal. En ausencia-de las barras A,
al través del codo, un estado biaxial de tensiones puede
eventualmente representar bien el fenomeno. Es indis-
pensable ampliar la investigacion en’este aspecto.
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5) La tension radial en el codo,d, (Fig. (7) ) parece ser muy
bien representada por medio de la formula (37) (Fig.
(7) ), la cual depende del radio de doblez del refuerzo
principal, r. Esto indica que el radio r debe ser tomado
en cuenta en el disefio.

6) Las experiencias confirman la aparicion de fuerzas in-
ternas laterales, causadas por el doblez del refuerzo prin-
cipal, que producen un embombamiento de las caras del
codo y fisuras verticales en el dorso de los especimenes,
confirmando a la referencia (6).

7) La teoria sugiere la posibilidad de hacer dictil a la sec-
cion diagonal utilizando refuerzo de compresion. El es-
quema C podria dar buenos resultados.

IT) Para el caso B (un momento que abre el angulo).

1) La falla de este tipo de estructura es gobernada por la
resistencia del hormigon al hendimiento, y se produce,
tal como se muestra en los esquemas del ensayo XXI C
1—A, Fig. (14).

2) El disefio de la pieza puede efectuarse por medio del cal-
culo de la seccion n—n, Fig. (15), como una viga recta
en rango elastico, pero limitando las tensiones en el hor-
migon y en el acero por medio de las formulas (50) a
(52).
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TABLA 9: Valores del Coeficiente A del Area Unitaria de la Seccion Comprimida. Teoria de la Rotura, Caso A

0.010

0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007
0.007

0.030

0.021
0.021
0.021
0.021
0.021
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022
0.022

0.050

0.034
0.034
0.035
0.035
0.035
0.035
0.035
0.035
0.035
0.036
0.036
0.036
0.036
0.036
0.036
0.036
0.037
0.037
0.037
0.037
0.037

A (Ku)

LAMDA =

0.150

0.089
0.090
0.091
0.092
0.093
0.094
0.095
0.096
0.097
0.098
0.099
0.100
0.101
0.102
0.104
0.105
0.106
- 0.108
£ 0.109
1 0.110
10.112

Ku

0.200

0.300

0.152
0.155
0.157
0.159
0.162
0.164
0.157
0.170
0.172
0.176
0.179
0.182
0.186
0.189
0.193
0.198
0.202
0.207
0.212
0.218
0.224

0.350

0.170
0.173
0.175
0.178
0.181
0.134
0.188
0.191
0.195
0.198
0.202
0.207
0.211
0.216
0.221
0.227
0.232
0.239
0.246
0.253
0.261

0.400

0.186
0.190
0.193
0.196
0.200
0.203
0.207
0.211
0.215
0.220
0.225
0.235
0.255
0.241
0.248
0.254
0.262
0.270
0.278
0.288
0.299

TABLA 10: Valores del Coeficiente A del Area Unitaria de la Seccién Comprimida, Teorfa de la Rotura, Caso A

d
GAMA =—
Ri

10.00
9.50
9.00
8.50
8.00
7.50
7.00
6.50
6.00
5.50
5.00
4.50
4.00
3.50
3.00
2.50
2.00
1.50
1.00
0.50
0.00
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0.550

0.230
0.234
0.239
0.243
0.249
0.254
0.260
0.266
0.272
0.279
0.286
0.294
0.302
0:312
0.322
0.333
0.345
0.359
0.374
0.391
0.411

0.600

0.243
0.247
0.252
0.258
0.263
0.269
0.275
0.282
0.289
0.297
0.305
0.314
0.323
0.334
0.345
0.357
0.371
0.387
0.405
0.425
0.448

0.650

0.255
0.260
0.265
0.271
0.277
0.284
0.290
0.298
0.305
0.314
0.323
0.333
0.343
0.355
0.367
0.381
0.397
0.415
0,435
0.458
0.486

A (Ku)
LAMDA =Ku
0.700 0.750
0.267 0.278
0.272 0.284
0.278 0.290
0.284 0.296
0.291 0.303
0.297 0.311
0.305 0.319
0.313 0.327
0.321 0.336
0.330 0.346
0.340 0.357
0.351 0.368
0.362 0.381
0.375 0.395
0.389 0.410
0.405 0.427
0.422 0.447
0.442 0.469
0.455 0.494
0.491 0.524
0.523 0.560

0.800

0.288
0.295
0.301
0.308
0.316
0.324
0.332
0.341
0.351
0.361
0.373
0.385
0.399
0.414
0.431
0.450
0.471
0.495
0.523
0.557
0.598

0.900

0.308
0.315
0.323
0.330
0.339
0.348
0.3567
0.367
0.379
0.391
0.404
0.416
0.432
0.451
0.470
0.492
0.517
0.545
0.580
0.621
0.672

0.950

0.318
0.325
0.333
0.341
0.350
0.359
0.369
0.380
0.342
0.404
0.418
0.433
0.450
0.459
0.489
0.513
0.540
0.571
0.618
0.653
0.710

0.450

0.202
0.205
0.209
0.213
0.217
0.221
0.225
0.230
0.235
0.241
0.246
0.252
0.259
0.266
0.273
0.281
0.290
0.300
0.311
0.323
0.336

1.000

0.327
0.334
0.342
0.351
0.360
0.370
0.381
0.392
0.404
0.418
0.432
0.448
0.466
0.486
0.508
0.533
0.562
0.596
0.636
0.635
0.747
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TABLA 11: Distancia del Centroide del Area a Ia Fibra Extrema de Compresién. Teorfa de ]

K2
LAMDA =Ku
GAMA=—
Ri 0010 0.030 0.060 0.100 0.150  0.200
10.00 0.400 0.390 0.380 0.361  0.346  0.334
g 9.50 0.401 0.391 0.382 0.363  0.348  0.336
7 9.00 0.401 0.391 0.383 0.365  0.351  0.339
8.50 0.401  0.392 0.384 0.367  0.353  0.341
8.00 0401 0393 0385 0.368 0.355  0.344
7.50 0402 0.394 0.386 0.370 0.357  0.346
7.00 0.402 0.394 0.387 0.372  0.360  0.349
6.50 0402 0395 0.389 0.374  0.362  0.352
6.00 0.403 0.396 0.390 0.376 0.365  0.355
5.50 0.403  0.397 0.391 0.378 0.368  0.358
5.00 0403 0.398 0.392 0.380  0.370  0.361
4.50 0.404 0.398 0.394 0.383 0378  0.365
4.00 0.404 0.399  0.395 0.385 0.376  0.368
3.50 0.404  0.400 0.396 0.387  0.379  0.372
3.00 0.404 0.401 0.398 0.390 0.383  0.376
2.50 0,405 0402 0.399 0.392 0.386  0.380
2.00 0.405 0,403 0.400 0.395  0.390  0.385
1.50 0.405 0404 0.402 0.398  0.394  0.390
1.00 0.406  0.404 0403 0.400 0.398  0.395
0.50 0.406 0405 0405 0.403  0.402  0.400
0.00 0.407 0407  0.407 0.407 0407  0.407

CTEPTO, DE BI8LIOTR

Ko
LAMDA = Ku
GAMA = —

Ri 0.500 0.550 0.600 0.650 0.700 0.750

10.00 0.288 0.283 0.278 0.274 0.270 0.266
9.50 0.291 0.286 0.281 0.277 0.273 0.269
9.00 0.294 0.289 0.284 0.279 0.275 0.272
8.50 0.297 0.292 0.287 0.283 0.279 0.275
8.00 0.300 0.295 0.290 0.286 0.282 0.278
7.50 0.303 0.298 0.294 0.289 0.285 0.282
7.00 0.307 0.302 0.297 0.293 0.289 0.285
6.50 0.311 0.306 0.301 0.297 0.293 0.289
6.00 0.315 0.310 0.305 0.301 0.297 0.292
5.50 0.319 0.314 0.310 0.306 0.302 0.298
5:00 0.324 0.319 0.3156 0.311 0.307 0.303
4,50 0.329 0.324 0.320 0.316 0.312 0.309
4.00 0.334 0.330 0.326 0.322 0.318 0.315
3.50 0.340 0.336 0.332 0.328 0.325 0.321
3.00 0.346 0.342 0.339 0.335 0.332 0.329
2.50 0.354 0.350 0.346 0.343 0.340 0.337
2.00 0.351 0.358 0.3556 0.352 0.349 0.346
1.50 0.370 0.368 0.366 0.362 0.360 0.357
1.00 0.380 0.378 0.376 0.374 0.372 0.370
0.50 0.392 0.391 0.390 0.389 0.387 0.386
0.00 0.407 0.407 0.407 0.407 0.407 0.407
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0.250

0.324
0.326
0.329
0.331
0.334
0.337
0.340
0.343
0.346
0.350
0.354
0.357
0.361
0.366
0.370
0.375
0.380
0.386
0.392
0.399
0.407

0.800

0.262
0.265
0.268
0.271
0.275
0.278
0.282
0.286
0.290
0.295
0.300
0.305
0.311
0.318
0.326
0.334
0.344
0.355
0.368
0.385
0.407

0.300

0.315
0.317
0.320
0.323
0.326
0.329
0.332
0.335
0.339
0.342
0.346
0.351
0.355
0.360
0.365
0.370
0.376
0.383
0.390
0.398
0.407

0.850

0.259
0.252
0.262
0.268
0.271
0.275
0.279
0.283
0.287
0.292
0.297
0.312
0.308
0.315
0.323
0.331
0.341
0.353
0.357
0.384
0.407

0.350

0.307
0.309
0.312
0.315
0.318
0.321
0.325
0.328
0.332
0.336
0.340
0.344
0.349
0.354
0.360
0.366
0.372
0.379
0.387
0.396
0.407

0.900

0.256
0.259
0.252
0.265
0.268
0.272
0.275
0.279
0.284
0.289
0.294
0.299
0.305
0.312
5.320
0.329
0.339
0.351
0.355
0.383
0.407

a Rotura, Caso A

0.400

0.300
0.303
0.305
0.308
0.311
0.315
0,318
0.322
0.326
0.330
0.334
0.339
0.344
0.349
0.355
0.361
0.368
0.376
0.385
0.395
0.407

TABLA 12: Distancia del Centroide del Area a la Fibra Extrema de Compresién, Teorfa de la Rotura. Caso A

0.950

0.253
0.256
0.259
0.262
0.265
0.269
0.273
0.277
0.281
0.286
0.291
0.296
0.303
0.309
0.317
0.326
0.336
0.348
0.353
0.382
0.407

0:450

0.294
0.296
0.299
0.302
0.305
0.309
0.312
0.316
0.320
0.324
0.329
0.333
0.339
0.344
0.351
0.357
0.365
0.373
0.383
0.394
0.407

1.000

0.250
0.253
0.256
0.259
0.262
0.266
0.270
0.274
0.278
0.283
0.288
0.294
0.300
0.307
0.315
0.324
0.334
0.346
0.361
0.380
0.407

JUNIO/83

X
|

X

X
o
|y
' Xy

Iy

R

>R

)
% i
| N
'y



Cilculo Teérico Por la Por la lfnea
Ri 3c¢m diagonal n-n
TABLA 17
F'e c:ir:ao c&:’o
real curva recta
0) @) (2) (3) (4) (5) (6) (7) | (8)| (9) (10) | (1) | (12) | (13)| (14) | (15) (1e)
Ensayo r Estribos | Carga de | Clase | brazo | f'c [tipo| Pviga | P viga | P viga | P viga [C (cm)|C (cm)| C (em) | C (ecm)
(m) rotura de 1(m)| Kg de | curva | recta | curva | curva [como| como | como | como
(ton) P |refuer- cm2 |falla|Ri 3 cm|Ri 3cm | con fect [con fct| viga | viga viga viga
z0 con f'c e |de ten- | curva| curva [ recta recta
real Richard siér-x (r’li‘eés- (real) por |/ por
et al | biaxial | FICO Ifnea |' Ifnea
Ri3cm|Ri 3 cm n-n n-n
(teorica)| (real)
B Esquina 1 5,7 Con 3,610 | A 1,60 | 361 | D 4,824 | 3,448 4,84 [ 3,0 | 11,44
Esquina 2 5.7 ” 3,775 |« 1,64 | 361 | D 5,058 | 3,597 4,84 11,45
I Esquina 1 Ble| s 4,200 |” 1,64 | 448 | D 6,129 4,143 464 | 49 | 10,66
Esquina 2 BT 3,650 | 1,60 | 372 | D 4,824 | 3,535 4,79 | 3,8 | 11,44
m Esquina 1 BT | 2 2,276 | 1,60 | 472 | D 4,932 | 3,928 4,50 | 6,0 | 10,40 T
Esquina 2 BT | 2 4,000 |(”» 1,64 | 443 | Vv 5,135 (4,103 464 | 3,0 | 10,66
v Esquina 1 5,7 Sin 3,300 4 1,61 | 385 | D 4,812 | 3,661 4,76 | 3,0 11,18
Esquina 2 BITE [ 4,000 2 1,54 | 374 | V 5,067 | 3,705 4,79 | 4,7 | 11,44
A% Esquina 1 5,7 » 4,000 2 1,69 396 D | 2,140 | 4,271 | 3,948 4,64 | 4,0 9,89
Esquina 2 6,7 | » 4,400 = 1,63 | 374 | V | 2,665 | 4,654 | 4,137 4,98 | 3,0 | 1056
VI Esquina 1 57 | » 4,200 " 1,58 | 294 | D | 8,423 | 4,995 | 3,976 544 1,6 | 12,38
Esquina 2 57 | » 4,200 ? 158 | 227 | D | 2,871 | 4,701 | 3,543 576 | 2.8 13,32
VII Esquinal | 23,2 | Con 5,200 p2 1,562 | 285 | D | 2,739 | 5,016 | 5,880 4,27 - 12,43
Esquina 2 2g; 28| 5,200 & 1,69 | 166 | D | 2,093 | 4,307 | 5,085 3,77 - 17,94
VIII | Esquinal 5,7 | Sin 3,300 P 152 | 354 | D | 3,714 | 4,644 | 4,166 512 | 4.4 | 11,44
Esquina 2 57 | » 4,800 2 1,69 | 244 | v | 3,092 | 4,259 | 3,363 560| 3,6 | 13,00
IX Esquina 1 By S 3,800 |7 1,52 | 363 | D | 3,809 | 5,141 | 4,390 5,12 | 3,2 | 13,00
Esquina 2 57 | » 3,300 2 1,67 | 250 | D | 3,204 | 4,788 | 3,644 576 | 3,6 | 11,44
X Esquina 1 BT |2 5,000 » | 1,52 | 306 D | 8,599 | 5,062 | 4,355 5,44 | 3,2 | 12,22
Esquina 2 5.7 | 5,600 2 1,67 | 317 D | 3,611 | 4,876 | 4,311 5,44 | - 11,96
X1 Esquinal | 232 | » 1,300 B-BB | 1,61 | 207 M| 1,101 | 4,803 | 1,113 232| 24 | 13,78
Esquina2 | 232 | » 1,300 ¥ 152 | 210 | M| 1,174 | 4,557 | 1,186 2,32 | 12,0 | 13,78
X Esquina 1 23,2 » 1,300 B-BA | 1,62 198 M| 1,172 | 4,554 | 1,186 2,32 3,8 14,04
Esquina 2 23,2 | » 1,300 ] 1,60 191 M | 1,089 | 4555 (1,121 2,32| 3,6 14,30
XII | Esquinal | 232 | » 6,000 A-AB| 152 | 222 | D | 2,335 | 4,906 | 5,871 2,90 | - 13,60
Esquina 2 23,2 » 4,800 ” 1,60 207 D | 2,099 | 4,604 | 5,547 2,90 | - 13,88
XIv Esquina 1 23,2 Con 2,600 Lif 1,51 123 D | 1,546 | 3,615 | 5,913 | 2,604 | 6,38 7.8 16,12
Esquina2 | 232 | » 3,050 " 1,64 | 115 | D | 1,433 | 3,333 | 5,766 | 2,436 | 6,63 2,0 | 16,48
XV Esquina 1 5,7 | Sin 1,360 2 1,62 | 128 D | 1,959 | 3,632 | 2,738 | 2,220 | 8,91 | 4,8 | 14,17
Esquina 2 57 | » 2,350 2 1,64 | 128 | D[ 1,931 | 2937 | 2,699 | 2,189 | 8,91 | 3,6 | 16,02
XVI Esquina 1 57 | Con 2,500 " 152 | 160 | D | 2,368 | 4,434 | 3,178 | 2,619 | 8,68 | 8,0 | 15,03
Esquina 2 67 | » 1,400 2 1,64 | 1756 | D | 2.449 | 4,090 | 3,205 | 2,648 | 8,21 | 2,4 | 14,64
XVII | Esquinal | 232 | » 3,300 2 152 | 133 | v | 1,620 | 3,802 | 5,850 3,19 | 12,2 | 15,86
Esquina2 | 232 | » 3,300 2 1,57 | 146 | D | 1,630 | 3,969 | 5,772 3,16| 6,2 | 15,44
XVINl | Esquinal | 239 | » 3,850 [o] 1,62 | 140 | D 2,615 481 6,2
Esquina 2 23,2 ” 3,850 22, 1,50 154 D 2,648 4,29 4.0
XIX Esquina 1 5,7 ” 2,900 A-AB | 2 50 214 D 4,713 | 3,795 6,59 2,8 13,73
Esquina 2 57 | » 3,000 1 1,50 | 214 | D 4,827 | 3,877 6,59 3,1 [ 13,73
XX * Esquina 1 23,2 ” 3,920 2 1,67 196 C 4,662 | 5,663 3,02 | 10,2 14,12
Esquina2 | 23,2 | ”» 3,800 2 1,64 | 196 | C 4,775 | 5,785 3,02 14,12
%*xI * | Esquina 1 * ” 1,350 D 1,567 180 | R 1,460* 13,36 22,2
Esquina 2 | * ” 2,200 D 1,50 234 | R 1,930* 13,24 20,2
* Formaleta curva # Por hendimiento
Ri 3 em. en ton métricas
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