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P . O presente estudo que te a8 honra de submeter

& douta anreciac@o dos Exmos Pfofe ores do carso de Eng.(
Civil,da F.E, da U.P,, constitui o meu terceiro e filtimo
estagio,realizado nos servicos técnicos da Sociedade;de
O-ras Piblicas e Cimento Armado L8 ( O,P.C.A, j .,

Diz respeito 4 cadeira de Cimentd Armado ‘e foi por mim

‘ realizado:sob & oriéntacﬁo dos Exmos Directores e Engenhei-
ros daquela Empreza,a Quem exprimo o meu reconhecimento
e envio os meus mélhqre 8 agradecimentbs,pér todas as

indicacfes prestadas e pelas geritilezas com que sempre

me acolheram e distinguiram ao re ceberem-me no seu gabi-

" nete de trabalho.

Porto,Julho de 1946
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Constitul & segunda parte déste Relat6rio,

o projecto e chlculo das vigas de sustentac8io para uma
ponte rolante de 45 toneladas a instalar muma fibrica em
constru-éo oertencente a Companhia Portuguesa de Slderurgla,,
bem como dos respectivos pilares.

Ké(severas bondigﬁes de solicifag&o das vigas e pilares
e a sua grande exﬁensao ( 2 vigas de 80 metros detcomprimen;
td'cada uma e 34 pilares de cérca de 9 metros de altura);

exigiam,com vista a um possivel mAximo de economia,dentro

de mA~ima eficiéncia e seguranca,um cuidadoso estudo.

Foi éste o trahalho especial que nos foi distribuido.

| Como trahalho-preliminar,porém,faze@os ﬁa pr;mcira par-

te do helafério,o estudo dum pontf#io em hetho armado ,passa-

~em sunerior duma. via férrea reduzida,destinado 'a dar con-

tinnidade & uma estrade de 9,00 metros'de faixa.de rolagem,
Tendo em vista a solucho adoptada,para o anteprojecto

do nont#io,(lage vigada com vigas paralelas ao eixo da via)

é evidente que hA analogias entre as duas partes tratadas

no Relat6ébrio,nomeadamente no que diz respeito & considera-
c8o de cargas méveis.&proveitémos,por isso,o0 estudo da I®
Parte a0 fazermus & determinaqao'dos momentos e esforgos
cortantes méximos;para seguirmos,por vezes,vArios métodos;
quer analfticos quer grfficos,notando a precisfio dos mesmos

e a maior ou menor rapidez em obtermos as solucBes procura- ,

das.
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Para ciassificag‘éo tenio em meu poder o relatério de estégio

realipado pelo aluno,yanuel Lino Pires,na 03P.C.A.,

POrto,Faculdade de Engenharia,
A9 de Julho de 1946

\

)
F \_J b\ T ‘ i
< P = 0 Professor




I
,_..rlﬁ..x =2

ALCADO DO PONTAO E CORTE

DO MURO DE SUPORTE

WLJK.& 3 o.#e“ 4//c.Wasl_ o 50 ;.V/y.fy/uPV/VoYK\./a,\oEJ&VJ& AN J .J..../W uu\ovv AN NS
— — — I n — ] — — — — ot}
— | — — —  — — — —_
— — —_— — — — —
—] — — — — = — — —
— — — — — — —  —
— —_—  — —  — — — — — |}— ==
— - ——] =1 — — |—

oo‘g

ESCA LA _ 150



DESCRICAO SUMARIA DA OBRA

e -

‘Wv

A ponte a estuaar de um sé tramo,de v8o livre de 6,00 metros,

atravessa uma via ferrea e é constltuida por. uma laje vigada com
vigas paralelas (longarinas) ao eixo da via.

Sob a faixa de rolége;‘I‘g'g;Z;‘gntam-se distancladas de 2,00 m,-
contados de eixo a eixo.0s passeios formar@o consolas,encastradas
nas vigas mafginais.

As grades ser@o também em betZo armado e constifuidas por
pecas verticais ou montantes,encastradas nas lajes dos* passeios e -
por peqés transversais que se encastrarfio nos montantés;Opévimento
da faixa de rqlagem,com %9,50 m. de largura,serid constituido por
paralelipipedos de granito,assentes sébre-uma infra estrutura de
areia quense interpSe entre a laje e os paralelipipedos para trans-
miss¥o uniforme das cargas e sua degradacBo.Para proteger a laje

das infiltragBes da agua,que passando atravez dos paralelipipedos .

e da areia se acumularia na sua face superior,dispor-se-a uma,cha-

~Pa higradlica no seio da areia com a inclinaco de 7%o para o cen-

tro da laje,onde se abrirBio furos convenientemente espacados para »
que a.égua se possa escoar.As longarinas descarregam nos pilares -
- encontros de alvenaria, convenlentemente preparados para tal spre-
vendo-se uma placa de chumbo de 20 milimetros de espessura, Anter-
posta entre o pilar e a longarina para assegurar aAdllataqao\livre
da obra,por acgo da temperatura da contraccBo do bet3o.

As diménsﬁes,bem como a forma construtiva do referido pont%o,
vé@o indicadas no desenho juntojrepresentam o pontdo de frente e em

corte transversal.



BASES PARA 0 CALCULO

0s céalculos qﬁe seguem sﬁb efectuados de harmonia com os re-
gulamentos em vigﬁr - Regulamehto &e PonteS»Metélicas ¢ Regulamen-
to de Bet8o Armado. - e nas sﬁas refefidas bases,

A dosagem do betdo,por metro cubico é a seguinte:

300 kg de cimento

400 l de areis

8oo 1 de g6do
Com a res1stén01a especi{fica minlma aos 28 dias de 1eoﬁykmz.

Os materlah a utlllzar terao as qualidades maximas estabe-

lecidas na legislac8o aplicada.

0 pé&so especifico do betdo é de 24oo‘kg/m5 e o dos reétantes
materiais de harmonia com as instfﬁqﬁes para aplicaqﬁo-do Regula-
mento de Pontes lietdlicas . | »

A sobrecarga adoptada para a faixa de rolagem 2 do comboio -
- tipo de camio®s do Regulamento de Pontes metéiicas afectado do
coeflciente dinfmico indicado para cada peca do Regulamento de
Betdo Armado.

- Para os passeios adoptar-se-a a sobrecarga de 400 kg/m2, sem
coeficiente dinémico.N8o se considera a‘acqﬁo do vento,por ser de
efeito insighificante,dada a pequena Superfiéie lateral da obra.

Os célculos de resisténcla s#o efectuados de harmonis com o
R.B.A.sendo o valor do coeficiente de equivaléncié :  mal5

Os limites de fadiga sﬁo.os seguintes: |

Bet8o & compress®o resultante da fleX30 «........ 45 kg/cm2

Ago & tracqﬁo.;................................1.200 kg/cm2

Escorregamento em lajes,sem estribos ou varBes

QODTaAOS.cseraaseecacccsvcscasssssassnsscscsssess 6 kg/cme

Escorregamento em.vigas,sem estribos ou varfes

AODIad0Se et eesnsecsasressssssnssssesasscccscannsas & kg/cm2

Escorregamento em pecas com estribos e varSes

dobrados...........................‘.......-..;......v 14 kg/cmz
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Ader&ncia,var8es sem ZaNCHOS..eteecscesocescceansss 5 kg/om2
Aderéhcia,vafﬁes com ganchoSiceesseecsessecsensnsss 12 kg/cm3
0 ponﬁﬁo terd as diﬁgﬁééés seéuintes:
Camprimedto........;............;....;............. 6;00 n,
Largura da faixa de rolageMeccseccecscecccoccoscncs Qq,ﬁo m,
Largura dos paéseios............................... 0,80 m,

Altura das guérdas.................f............... 1,00 m,

0 abaulamento da faixa de rolagem é de 1/50,com os valores
seguintes: '

Bspessura méxima de camada de areifecccecccccecccses 15 cm.

HEspessura minima da camada de arelf@.eseccessecsseccee - D cCH.

' Espesurra média da camada (€ 8T€i8..ceeesesecssces 10 cCI.
Espessura do :revéstimento de.paralelipipedo....... 11 cm.
Espessura da chapa hidrdulicAeeececessssccccccsases 3 cm.
Kspessura médiag da faixa delrolagem....t........... 21 cm.

A areia,a brita,o cimento e a dgua de amassadﬁra deverﬁo_satisfaza?
as prescrig¢Bes do R.B.A.constando dos arfigos 59,62,72 e 82,e 0 ag
empregado nés armaduras deverd satisfazer so que se preceitua no
art.? 92,0s cdlculos foram feitos de acordo com o nosso R.B.A. e
com o nosso R.,P. Na determinac3o dos momentos e esforgos cowystan-
tes méximos, correspondentes as posicBes mals desfavoraveis.das so-
Bregargas,seguiram—se por vezes varios métodos,notando a precisﬁo\
dos mesmos e a maior ou menor rapidez em obter as soluc¢Bes procura-
dés. _
| Tive,todavia,ocasi%o de constatar que o método das linhas de
influéncia se imp3e com grande vantagem,dada;a rapidez com que nos

leva/a0s resultados,bem como a precisfio mais que suficiente déstews,



NORMAS DE CALCULO
LIMITES JE FADLGA

FURGAS SOLICITANIES
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0s cédleulos dos-diferentes elémentOS construtivos do pontdo
foram feitos-péla ordem seguihte: |

12) cdlculo da laje da faixa deifolagém

22) cdlculo das guardas

32) chlculo dos passelos

42) cllculo das vigas longitudinais

Verificou-se que as tensSes estfo de acérdo com o R.B.A.

- As forcas exteymas a considerar s%o:
Carga permanente - devido ao péso préprio
Sobrecarga - ‘ser8o considerados dois tipos de sobre-

carga segundo o art? 432 do R.P.

PressBo sbbre o parspeito - O R.P. no art2462 diz que a pres-
‘s%0 a considerar sébre o parapeito serd de 8o kg/m,& sltura do cor-

rimgo.
voeficiente dinfimico - Os momentos e os esforgos transversos

produzidos pelas sobrecargas sérﬁo multiplicadas por um coeficien-

te conforme o art?472 do R.P. e que para os diferentes v®os o arte
252 44 os’respecfivos valores.

Para avaliacBo das cargas permanentés,adoptaram-se as densi-
dades 1mpost§s peloé regulamentoé. |

Assim:

Betdo érmado..............;.,.........'.... 2 400 kg/m3

Granito...............O....Q............... 2800 kg/ms

‘Areia‘........O...............‘1.......‘.... l &0 kg/ms
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CALCULO DA LAJE

- - -

I) CondicBes de funcionamento da laje e respectivo célculo:

A laje considera-se funcionando como uma viga continua apoia-
da nas vigas lohgitudinais do pont8o.Arbitrando 50 cm. para largu-

ra das vigas,os v#os da laje ser8o de 2,00 m.,conforme figura ... -

segundo o § dnico do art?49¢ do R.B.A. esta laje,péfa efei-

tos.de cdlculo,pode ser considerada como formada por léjes parciais

independentes encastradas nas vigas de apoio,tanto para a determi-

nac%o dos momeltos flectores nos vdos e nos apbios‘devidos a4 carga

premanente,como para a dos momentos nos apolos devidos & sobregar-

ga.0s momentos a meio dos vdos produzidos pela sobrecarga Serﬁq'a.
média aritmética dos momentos ma hipStese do encéstramento peffei-‘
to e do apoioflivre do v8o isolado. | i

Para ter em conta os momentos negativos dever-se-a colocar -
uma armadura superior,cuja sgcgﬁo seja pelo menos um ter¢o da ar-
madura inferior.

II)Forcas de solicitacHo.

Segundo o art? 422 do R.P. as forgas externas a considerar

\

no cadlculo de pontBes de estrada s%o:

'a) carga permanente

b) sobregarga - segundo o art® 43

Carga permanente.- O corte transversal junto ilucida-nos

quanto as cargas a considerar.

ParalelipipedoS.cccsceccacsssssssss 2800 X 0,11 = 308 kg/m2

Rreia...........‘.......'........... 1800 Xo,lo

180 kg/m2
Chapa hidrdulicBeccceccsesscssscsees 1900 X 0,03 = 57 kg/m2
BetBo(arbitrando para espessura da

laje 23 CI) seeeooscescosacoccsssse 2400 X 0,23 = 552 kg/mz

»

Cafga perrmanente por m2.....pelo97 kg/m2



ESTUDO DAS PEORES CONDIGOES DE SOLICITACAO
PARA A DETERMINACAO DOS MOMENTOS MAXIMOS

NA LAJUE
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Sobrecarga.- Segun&b a'alinea a) do art‘2 472 do R. B A,pode-

mos no cdlculo das laJes dos tabulelros de pontes de estrada fazer

a distribuiqao das sobrecargas concentradas a 45Q com aj = O,mas

é preferivel,para simplificaqﬁo do célculo,nBo se fazer essa distri- _

bulqﬁo e prescindir da dlminuiqao correspondente do momento flector.

A seguir apresentam-se oS calculos das duas maneiras por onde

se vé que a dlferenqa de resultado é muito pequeno ngdo valendo de

factd,a pena estar a fazer a distribuiqao.

‘0 art® 282 da-nos asexpressdes de distfibuico:

A) No_cdlculo da flex®o:

'a =a + 2 e .

b=by +2e ou  ba2/3del
podendo‘escolher-se péea b o maior valor sujeito a cbndiqﬁo
b< b1 + 2 e + 2,0 (m.) |

No nosso caso:.

al'- Y

el 21 cm

b; = 10 cm ( segundo o art§H479)

portanto,

a = 42 cm |

b =10 ¢+ 42 = 52 cm ou b=2/3x2,00 21,33 ﬁ N
by s 2e! + 2,0 = 2,52 m.

Iogo . : i |

?a = 42 cm

b= 1,33 m

A sobrecarga por metro de comprimento erem faixas de 1afgura

a, a considerar nos cédlculos de flexBo serd:

P = 8a & 6000/1,33 = 4475 kg/m.

B) No cdlculo do esforgo transverso

a - e! o mesmo -

= Dbl ¢+ 2 e! © . oou b=1/31
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podendo escolher-se para b o‘maior Valof sugeito & condigZo:
b=-by + 2 el +-1,0 -(em metros) | |
Para a sobrecarga‘junta ao apoio poder-se—é considerar,
be5e emaquee éa espessura da laje. o
Portanto teremos: |
a= 42 cm
b=52cm ou b=1/3x2a0,66cn

by 42e d1 51,52 em

para a sobrecarga junto aos apoios, b = 8xe = 5 x 20 = 1,0m

logo
= 42 cm
D =m0, 66m

Junto aos apoios P »1,0m _
A sobrecarga por metro &e comprimento e em falxas de largura
8 a considerar'nos cdlculos de esforqo.transverso,sera.v '
P = Sa = 6000/0,66 = 9091 kg/m v
junto aos apoios P! m Sa = 6000/1,0 = 6000 kg/m
III) Momentos. o |
Os momentos para as sobrecargas serdo seﬁpre‘cqnsiderados'na
‘ posiqﬁo mals desfavoravel destas. |
Temos de fazer uns célculos para os tramos extremos e outros
para o tramo médio da laje onde,como se vé na figura seguinte,podem
estdr duas rodas a0 mesmo tempo. |
A figura representa %mehcamiaes regulamentares simetricamente'
dispostos s8bre o tabuleiro. -
Por ela se v8 que os camiBes teem a mobilidade de 25 cm. no
séﬁtido ﬁrénsversal.
0s chAlculos. a fazer sﬁo célculér o] momento méximo'positi§o
e negétivo"do tramo carregado sé com ﬁma roda,e do momento mé;imo
positivo e'negativo com o tramo carregado por duas rodas a dist8n-
cia de um metro,e depois vér quais s@o os maiores.
Veremos que as linhas de influ8ncia nos conduzem aos resulta-

dos r&pidamente,mas comecemos por fazer os cdlculos analiticamente,
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entrando com a dlstrlbuiqao de carges e comparando com os valores

obtldos sem a distribuiqao.

Tramo‘carregado 86 com uma roda.
l - Momentos negativos

a) devido & carga permanente.

B&)e- Mpd = p12/12 = 1097 x 4/12 = 366 kgxm

tpe

E, - 366 kg

b) devido & carga concentrada:

gggto‘maximq negatlvq_para uma v1gamggg§§trada nas duas extremida-~

des,solicitadé por uma carga uniformemente’distribuida.numa‘exten—

s#o g.

Teremos: .

dMge = Sdx x X x (L - x)2/L?

q+a -
Mg w | S/L2xXx (L=-X?ax
q
. qa -
se #}S/Lz (x® - 2Lx® + L2x) ax
. 4 : : . _a%a | e
Mge = S/L° [x4/4 - 2Lx%/3 + 1%x%/2 'La |

M= S/Lz [1/4 a* + aq + 5/2 a? qz - 2/3 L a3 - 2La qQ -

- 2Laq + L%a%/2 & L aq]

- Ou ordenando em ordem a g teremos:

var em

M, = Sa/Lz' @ +1/2 ( 3a - 4L) q + (L-a)2 q ¢ a/12 (3a® .
Cere s 2] -
Para obtermogrgéra a qual M é maximo ngo temos mais que deri—

PR

ordem a g © igualar a O:

dM/dq = 0



3q° ¢ (3a.- 4L) q + (L,¥ a)?

a= =524 4L 4 \/;52 + 16 12

q=-5g+4L1 \/ap2 - 3aR /

a que podemos dar a forma:

- 1l/2 a

2/3 L

No nosso caso:

1,333 - o, 21 - 0, 655

a = 0,42 cm
La=2nmn,
portanto,

q = 1,333 - 0,21
.q _

q ¥ 0,47 6n.~‘

-]O=-

0

24 a L - 12 12~ 12 a2 ¢ 24 al/6

(o)

a?/12

- Vg -

-\/6,4445 - 0,01485

‘0,468

Substituindo éste Valor ‘na expressao que da o momento maximo

teremos para:

q = 0,47 om.

a = 0,42 Bﬁ;'

L =,2 m,

Saz 4 475 kg: - -
" @ = 0,667 w7

e entﬁo.

M.

es

4 475 x 0,667 x 1,333" /4

4

1.323 kg.

!

comparando‘éste valor com o antériormente célculado,supondo a

sobrecarga distribuida,vemos que &ste & superior sendo a diferenga

muito pequena.

Ora &ste valor é muito facil de obter pelo método das linhas

de influéncia.

De facto

basta ter tracado as linhas de influ@ncia para o

mbmento no apoio,que se encontra defenida por pontos em qualquer

" livro de resist@ncia ou manual,e para a posicBo de méximo momento,

medir a ordenada e multiplicar pelo valor da carga.B o que fazemos

a seguir.As linhas de influ@ncia encontram-se num desenho no fim &

déste capitulo.



LINHAS DE INFLUENCIA DUMA VIGA D'UM UNICO
TRAMO

Linha de infloéncia dos momentos

a meio da viga simplesmente
a)oofa da.

Linha de /'n//uincia dos momentos
a meio da viga considerada en-
casfrada.

Linha de in//uénc/a dos momentos

no apoio da esguerda da viga con-

siderada encaslrada.

(omlorimﬂnros /:/0
Ordenadas /:5

ESCA LAS{
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the—se qué,mesmo com és linhas de influéncia,hos‘podiamos ter

determinado a posicBo de momento maximo,;supondo a carga distribuida

e determinar o valor dBsse momento para o que bastava medir a area

a e a curva dos momentos

entre as ordenadas extremas de largura
2 multiplicar essa area pelo valor de g,
Assim medindo é ordgﬁada.méximé da linha de iﬁfluénéia;
’ Yy = 6 cm, : | \
Y=vy x;éscala
Y=6x5z05 cn
Mge = 4 475 x 0,30 = 1 342 kg. »

. Como vemos a diferenca é pequena.

2‘- Momento positivo.
a) devido & carga permanenﬁe: |
M, = pL2/24 = 1/2 x 336 a 183 kem.
b) devido & sobrecarga:
1) como simplesmente apoiada

Mt 2238 x 1 - 2238 x 0,l05

'8 =
M'S = 2 238 - 235 = 2 003 kgn,
2),¢qmo,encastradd ,
l{Ins ‘ 1&&‘3
M = M - M :
" a melo apoio a meio suposta apoiada

Para determinar M apoio, aefvimo-nds‘da férmula deduzida

atraz,e 33 tem agora por valor:

qQ = 0,79 cm.
Mypeio = 4 475/4 [ 0,797 - 3,37 x 0,79° # 1,582 x 0,79 0,653
apoio = % 0, - Oy X 0, ’ ’ ’
Mapoio = 4 475/4 0,495 - 2,103 4 1,972 4 0,633
Mgpoio = 4 475/4 X 0,985 = 1 103 |
Portanto: ' ‘
8
Mg = Mg - apolo
M"_ z 2 003 - 1 103 = 900 kgm.

Se tivermos feito'o}célchlo pela linha de influéncia da $a@s

" cc¥Bo a meio,encontrariamos:



4 475 x Y

v
/]

4 475'x 0,25 = 1 12 kgm.

. M”S._
.Como vemos pouco maior da.
.= 4 475/4 [0,47° 4 1/2 (1,26 - 8) x 0,472 41, 583 x 0,47 &

Mg o=
+ 0,42/12 (3 x 0,422 - 16 x 0,42 + 24ﬂ

M = 4 475/4 [0,104 - 0,745 + 1 175 ¢ 0,42/12 (0,529-6 vzxz4q
M= 4 475/4 [0,104 - 0,745 4 1,175 4 0,42/12 x 17,809]

M= 4 475/2 [0,104 = 0,745 x 1,175 + 0,625

M = 4 475/4 x 1,157 = 1 296 kgm.
‘ Se‘ﬁﬁo tive§§os feito a distribuig¥o da sobrecarga,comb de res

to aconselha o R.B.A. no seu art? 472,terfamos:

Mg, = Pxaqx (L- q)8/L

dMeg/dq = O . |

(L-q)® - 2(L-q)g = ©

52 - 4Lq ¢+ L7 2 0

q 2L a4V 212 - 312 /3 = 1/3

(valor que se encontra em qualquer manual)

No nosso caso como L = 2,0 m.,teremos:

0 momento final,a meio,devido & sobrecarga sera:

= (2003 # 900/2 = 1 452 kem.

‘"
‘.

Tramo csrregado com 2 rodas & distfincias de 1 m,

1l - Momentos negativos.

a) devido & carga permanente:

Mpe = 366 kgw(jd calculado)

b) devido &s cargas concentradas:

Comecemos por determinar a posic%o de momento méximo bem como
a expressBo d&sse momento: '
. ) ”
. Mge = M'g, + M'ge

em gue,como jé vimos: |
MY, = Sa/Lz[q5 + 1/2(3a-4L)q2 ¥ (L-a)2q ¢ a/l12 (Saz-BLaéeLz)]
e .
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e M’ge obtem-se de MV, substituindo q por q 4 b,0 que d4 ,Jjé para

Mg = Sa/Lz[?qs +(3a43b-4L) g® +tz(L-a)2 %b(3a+3b-4L})q +

+ a/6(3a2-8LasbL2) 4054 1/2 b2(Ba-al) + (L-a)2 b
0 mdximo serd dado por:
. , dM/dq

69° + 2(3a ¢ 3b -4L)q 4+ 2(L=a)2 # b(5a +3b = 4L) a0
- q =(=-3a - 3b + 4L - \9a2 #9b2 #16L2 618ab-24aL-24bL-12L2-12a2624aL-

Vrlsab-18b2+24b%y%

q= 2/3 L - 1/2 a - 1/2 b -\/(L2/Q-,+'a2/1z 4 b3/4

No nosso caso: : ; o '
' a = 0,42 m,
. baelm
"L=g2m"
vem pois: ‘
q = 1,333 - o, 210 - 0,500 v/4/9 - 0,1764/12 - 1/4
q= 1,333 = 0,210 - 0,500 = 0,425 = 0,20 m,

'Esta'posiqﬁo'dos comboies é perfeitamente possivel como se v&
pela figura. (
Substituindo na express¥o que dd Mge :

qQm= 0,20 m.

Mge = 4 475/4 [ 0,016 #(1,26 + 5 - 8)x 0,04 +(4,99-3,73)x0,294
4+ 0,42/6 x 17,805 + 1 +'1/2 x (-6,74) 4 2,49]
Mge = 4 475/4 [ 0,016 = 0,150 + 0,252 41,246 4 1 -3,5702,49 |

Mge & 4 475/4 x 1,484 a 1 660 kgm.

Este momento como se v& & maior do que o devido a uma sé roda,'

o Que de resto se via imediatamente pelas linhas de 1nfluénqia.
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NZo fazemos agora o cdlculo PoTr 8sse Processo -~~~ wEn oiow

2 -« Momentos positivos.n

a) devido & carga permanente:

Mp 183 kgm (ja calculado)

b) devido & sobrecarga:
1) como simplesmente apoiado |

'M'S ->4.- 475 =~ 44'75 b.< 050 = 4 475 - 2 238 = 2 237 kgnm

- 2)como encastrado ' e : )

M”s = M gpoiado - M'sg

q

= o0, 29 cm,

- Mz;em' Sa/L [_q + 1/2(oa-4L)q2 +(L-a)q + a/lz(Saz-BLa+6L2ﬂ
Mo & 4'25/4[0 049 - 3,74 x o, 292 + 1,26 x 0,20 + 1,24&4

41 -3,37 4 2,49]-- '
- MV'ge = 4 475/4 x 1,466 = 1 640 kgm,

‘ Téfemos poisi
Mg = 2 237 - 1640 = 597 ken.
Finalmente.
Mg = (2 237 # 597/2 = 1 418 ken.
~ Como vemos o momento positivo devido a uma s8 carga a meio 4
'maior que o deVido a 2 cargas distafciadas de 1 m. Por meio das linhss
de influéncia chegaVamos imediatamente a essa conclusﬁo.(ver linhas
de influ2ncia 1o fim d&ste capitulo). _
Feito o estudo para as peores condlqﬁes de sollcltaqﬁo da 1aje'
vamos, entrar no seu calculo Temos a considerar'

I) - Momento positivo.

B méximo, como vimos,a meio do tramo de 2,00 m.(considerado pam

célculo e quando af passa a roda de 6 T.do comboio de cargaﬁ

.bonsiderando j& o coeficiente dinémico para a sobracarga,o seu
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valor é:
a) carga permanentéﬁf;.l....;,................ 183 kgm.

b) SObrecaI‘ga.........--(l'.452 X 1’4)000-000.‘-- 20052 kgmo ’

TOtALo s sseensnesnsoneensnenncanssacnacnsensss 24215 kem,
11) - Momento negativo. | .

0 méaximo momento negativo observa-oe para o trem de 2 rodas 3
disténcia de 1,0 m. sﬁbre o tramo considerade.Como o ponté#o tem 9,50m,
de faixa de rolagem e os vﬁas da lajevsﬁo de 2 m.,podem estar?sﬁbre '
éle-(ao mesmo ‘tempo) quatro combéios-tipb de cargas.0 célculo é,aa%
p01s feito diferentemente para as vigas centrals Ae para as margi—
hais. m 1660 % 1,4 r.iéé 2690 4pm |

Esgessura dg laje.

A espessura da laje.é calculada para o momento max1mo positlvo,
consarvando—se esta espessura em.tada a sua extens@o. |

| ''eremos:? '
h :/ VI'T/b_

‘h - 0,575 f 221500/100 = 18 cm.

‘Contando com 2 cm, para revestlmento temos para espessura total
da laje: . _
' B = 18 + 2= 20 cm. | |

_ ..A altura gggl serd de 23 cm.(que eu tlnha arbitrado em princi-

pio) v1sto ter necessidade dela para absorver os esforgos transver—
sos,como adiante se VeTd. - 2

S8bre as vigas precisamos para altura da laje.

h! = 0, 375 V 2690

h' = 19,5 cm. , ' o
o Reforqaremos,pois;atlaje com esquadros;na altura dos apoios.
,Este-fefGrqo Vai.ser‘pamhém necessério~para absorber o>esforqo trana-

I

verso.

VerificacBo @a laje gos esforcos transversos.

" Para verificar a laje aos esforgos transversos temos de pro-

-
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curar o esforgo transverso maximo correspondente & posiqﬁo mais desfavo-
ravel das sobrecargas, que é é indlcada nas figuras juntas.'

Ester cdlculo também se podia fazer pelas linhas de 1nfluencia.Vémos;bo-
rém,fazé-lo analiticamente. |

Segundo a alinea b do art? 282 a sobrecarga pode ser distribuida na faima
de largura, a = by + 2 el = 42 cm.

o comprimento, b = by 4 2 e! = 52 ou b= 1/3x 2 = 0,66 m,

‘no nosdo caso seria: '

:h = 0,66 m.

| E ent3o: Sy = 6.ooo/x’o,se = 9.091 kg

6 regulamento diz que para é sobrecarga junto ao apoio poderia conside-
rar-se: b =5xe=5x20s21.00m

E entdo seria: Sa'= 6.000

a) Esfor¢o transverso devido & carga permanenteé

T - pl/2 = 1.097 kg -

b) Esforco transverso devido 3 sobrecargza:

Seria: Tge = Tée + M eé Md '

Tt -’2Q2l;x_l+2§_1_ﬁ;QQQ_x_Q+Z§_ = 10.205 kg

. se = - )

M = 8,000 x 0.25 1,75% + 9091 x 1.25 x 6,75°

o
n

1.140 + 1818X# = 4 2.958
2

M, - 6,000 x 1,75 x 0.25° 4 9,091 x 0,75 x 1,25
4= == Z 4

166 + 2.633 = 2,799

p‘~,
n

- Md - 159 _ ' ‘
EEL%%fﬂl = 79 |

Portanto:

Tee = 10.205 4 79 = 10.284 kg

Esforqo transverso total

1) devido 4 carga permanente 1,097

2) devido a sabgecarga ( 10.284 x 1,4 ﬁ:14 598)

Tobal 1.097 ¥ 14.898 = 15,495



-17-

TensBo ‘tangencial

1) junto aos apoios ;
t = 15.495 a 15.495 __=5,5(6
bz 100 x 0,9 x 30

Verifica~-se o disposto no abt® 232 do R.BgA.
2) neparte ohde ngo hé esquadros

T - 15,495 = ( 6.000 # 274) = 9.221

t = 9.221 s 5,146
. 700 x 0,9 x 21

Também se verifica o disposto no awt? 232 do R.B.A.

Armadures

1) Armadura de traccgso
" a) A meio dos trapos

Mg = M -221.500 .. - 9,8 cm2
ﬁa z 1200 x 0,9 x 21 _

Empregarei: v
14 ¢ 3/8v ¢/ 9,97 cm2
'b) 86bre os apoios

A =M - 269000 = 8,4 cmg
8 "Wz~ 1200 x0,9%x30.

Empregareli 12 ¢ 3/8» ¢/ 8,54 cm2 p.m.l.

Armadura supedior nos v#os

Al = 19,8 cm2 = 3,27 cm2
3

Empregarei 4 ¢ 7/16» ¢/ 3,87 cm2 p,m.l.

Armadura de distrdbuilcBo
1/4 x 9,8 = 2,45 cm2

Empregarei 8 ¢ 1/4» ¢/ 2.53 cm2 p.m.l, .
: Nb degenho junto a &ste re;atério poderé>ver-se a disposiqﬁo de todas
estas»armaduras.Qnanto:a ténsﬁo de aderéhcia,como o dismetro adoptado
para os ferros & de 9;52nm,porfanto‘menor que‘20 mm,observar-se-a o dis-

posto no art? 242 do R.B.A. (no que respeita a pontes de estradas) amar-

s
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rando convenientemente as armaduras cruzadas ou de distribuic#o &s dema-

duras principais ou de resist@ncia.

C8lculo dos passeios
l) Guardas ) '

‘As guardas s#o constituidas por montantes espagados de 1, 00 nm., e traves-
sas horizontais que encastram nestes montantes.

a) Célculo dos montantes

- Bovkgxm | ». ?

0,375 V800078 |

. = 0,375 x 33

e o h = 12,37 cm

or R
"

Fixaremos a altura total em H = 15 cm.

A_A secqﬁo'dos,montantes ficard pois 15 x 8.

A armadura A, = Z..'R M . 8.000/1.200 x 0,89 x 12,3 = 0,61 cm2
. Cs . X Z .

Ap w 2 ¢ 1/4% ¢/ 0,63 cm2

Colocaremos 4 g 1/4n em cada canto e estribos de 3/16" espagados de 10

b) c4lculo das travessas

Mz 40 x 0,5 = 20 kg
h = 0,375 VZ 00078
he 2 cm

]

Tomaremos a secg¢#do pratica de 5 x 10vcm;,um ferro em cada danto de 1/4»

e estribos de 3/16» espagados de lo cm

2) - ) Passeios
“-o/.f.»'g"—"" ~ . | ‘
&bo L ‘ Carga permanente
e Guardass
t .
b= 400 Kgi?  mont, 0,08 '
. x 0,15 x 2,400 = 28 kg
[T | )08 X O =
trav.3x0,05 x 0,10 x 2400 = 36 kg -

~ +  Te4kg
S50 |  F8so préprio 0,90 x 0,15 x 2400 = 322 Kg

Betonilha 0,90 x 0,02 x 2000 = 36 kg
| ’ 358 kg
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. p8so total: 64 kg 4 358 =~4£z kg

Sobrecarga
400 kg/m2 e um momento de 80 kgxm

Momgnto de encastramento
M=64 x 60 & 358 x 30 4 400 x 30 + 8000

M = 3840 4 10740 #+ 12000 ¢ 8000

'54580 kg x cm

o Espessura das lajes dos passeios
h = 0,518 V34580/100 ‘ |

=
"

h &10 cm , “
tomamos RL = 30 kg,porque con a rlexﬁo propria da viga marginal,os efei=~

tos adlclonam-se

' cdlculo do_esforco transverso
T = 422 + 400 4 8000/60 |
T s 422 4 400 4 133 = 955 kg

-jPara‘resistir;aQSwesforqos tfansversos precisamos:

b = 9554100 x 0,9 x 6) S 1B em | |
Tomaremos |
Hz 15 cm | |
Armedura A = 54580/1200x0,9 x 13 = 2,46 cm2 = 8 ¢ 1/4» . com 2,53 om2

Armedure de distribuiglio: -' 7 ¢ 5/16» com 125 cn2 |

Calculo das longarinas

Farei o célculo éonsiderando-as como vigas rectangulares e como.vigas T, :
para @éssanmaneira se poder estabelecer uma comparaqﬁo nltida entre as
vantagens de cdlculd duma ® doutra forma.
COmo viga rgctangulgr
Célcularei para o memento méximo,mantendo a altura constante.

A posicdo dos quatro_édmboios tipo Que provocam nas longarinas maiores'

: Solicitaqﬁes val indicada numa figura junta. |

A malor carga que as rodas de}trazvtranémitem as longarinas por 1ntermé-..

dio da laje é:
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R~=eooo:coso*zxeooo+eooo:c1
R 10500fkg o '

Para as rodas da frente seré:

2R =z 2000 x 2 &. 2000 x O, 5 + 2000 x1l
Ry 3 3500 xg | |
Teremos entéo o memepto maximo p051t1vo com os comboios tipo na posiqﬁo
‘ indicada na figura Junta, e quando as rodas de traz estﬁo a meio do vd0. .
“Supomps;a laje,nas consideraqﬁes feitas}composta por tramos simplesmente
époiédbé.' S |
52508 o j0.500 Ky Sa50 K

o3

gcéleulo dos momentos

a) Devido & cargza permanente.

1104 kg | o

Laje 0 23 x 2 x 2400

‘Pavimento 545 x 2 .,..=“_1999‘ng__.
~ P&so préprio 1 'x 0,50 x 2400 ‘= 1200 kg

Total . 3394 kg
Portanto : -
" 12/8 - 3394 x 36/8 = 15273 kg xm
\ b) Devido & sobrecarga
M z[p1/4 = 10500 x 6/4 = 15750
vbPortanto' B _
;Ma:'c 15273 -1:-15-750 x1,4=37325 kg xm

. v Altura da vigg
”_h = /:? v u/fo = 0,575 ¥ 3732300/50

h = 102 om

-Contando com & cm-para'revestimento (visto haver 2 camadas de ferro)vem:

'Hz1,10m
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Cédlculo da a;madugg‘

= M/Raz = 575250041200 x 0,9 x 102) = 33,80 cm2
Empregarei 10 ] 15/16n c/44,5 cm2

VerificacBo ao_esforco transverso
3.500 Ay ' 476 o 10500 K

A i

o Tem o valor maximo para a posigdo das forgas actuantes indicadas nd'figu—

ra acima e que é:

ﬁhﬁ 11{667 kg

0 esforgo de corte devido & carga permanente é:
T a p1/2 = 3.394 x 6/2 = 10182

0 esforgo de corte tqtal”é:

11667 x 1,4 4+ 10182 = 26516 kg

t = 26516450 x ¢,9 x 102)z 5,7 kg /j..1

é Precisarei portanto de calcular estribos

Determinac¥o das tensSes de trabalho.
Rl = Mv/I
Rg = mM (hey)/I

Determinac®o da posico da f.n.

Método analitico

mag (n-y)
15 x 44,5 x 102 = 15 x 44,5 xX.y

by?/2
25 y2
25 y2 ¢ 667,55 - 68085 & 0

y'; -667,5 & V667,52 4;6808500/50 = 40,5 cm

y ='»40’5 Gm - ’ S‘P

AN

Célculo de I

Is y5/3 + mAa (h-Y)z
Ia 1107169 4 2524652 = 3631821 omd.



B2

=°]
m Y
1

Cdlculo de R} e Ry

My/I = 151158150/3651821 = 42 kg/cm2

= 42 kg/om2 | e

- mM (h~y)/I = 3443046750/3631821 = 949 kg/cm2
949 kg/cm2 o |

o
®
8

Cdlculo das longarinas como vigas T

Calcularei a viga para o momento méximo p031tivo,mantendo a altura cons~

tante. A viga f01 considerada como simplesmente ap01ada.

Para esta segunda soluqéo (viga T) obtive como prev1a,uma grande dlmi-
knuiqao de altura. Quanto a armadura (e para atender a uma economia de feg
;ro) d1vid1re1 a viga por trogos,determinando o momento max1mo em cada

um para a posiqao de caegas' mais desfavoravel e colocando-lhe a armadu-

ra respectiva.

Para o esforgo de corte fareli o mesmo,como adlante se vera.

Poderia fazer éste estudo pelo metodo das linhas de influencla.

'Fa-lo-ei,porem analltlcamente.

Pelo estudo que a seguir se vera determinel para M mgximo o valor

37 323 kgxm,com o qual determined a secqao da viga e a respectiva armadu-

| ra.Segue~se 0O calculo da viga T,segundo o Salliger.

Calculo das loggarihas como vigas T
M - 37323 kgxm .

b - 8,60 m
Segundo a tabela BI temos:
1,/exm_x3b)= 1,25

Portanto:
a’V Mfp xGp)= 2,6I x 25z 65,25 cm
8o cam.

Calculo da Armadura

Ag=zUM(Rax3)z 5752300/(1200 x 0,9 x 74)= 46,7 cm2




A,z 46,70 cm2

ﬁEmp£égo 10 g 1» ¢/50,7.

Adiante se fard a verificagBo das tensBes.

peterminacBo dos momentos méximos nas varias secgBes das longarinas.

Determinarei o momento méximo em cada uma delas,que se verifica como sa-
bemos,quando o comboio de cargas tipo se desloéa a0 longo do pont#o e
passa sobre a seccdo em estudo. '
A folhas 19 e 20 deste estudo eu tenho Ja calculada a maior carga que

as rodas trazeiras e da frente transmitem &s longarinas mais esforgadas,
gue s%o as mais préxlmas das longarinas marginals,conforme se podera ver
pelas figuras juntas,onde se indica a posiqﬁb dos quatro comboios tipo
s8bre o tabuleiro dquontﬁo.
As longarinas centrails dérei a mesma sec¢do,quer em ferro quer em betdo.
Vimos,pois,que as- rodas traieiras transmitem a estas longarinas a carga
de 10500 kg,e as da frente 3500 kg. | B

S%o,pois,estas cargas que nés vamos considerar deslobandd-se ao longd do
pontdo,para fazer a determinag®o dos momentos méximos nas vériaé-secqﬁes.v
Mais adiante se fard o mesmo para o esforgo de corte.

Considero para este estudo o comb01o tipo entrando pela esquerda.

As secqées simetrlcas em relacdo ao meio da viga serBoarmadas igualmente

preVendo a outra Bipotese de entrada do comboio tipo pela direita.

~16.50v Kg , 3. 500 ks
;‘ t.:' 1}?0 ) -{.”:;o J
3 ' i . '
{ i [
a y.
N v !
Momento a um metro do apoio da esquerda. -
R, = 9334 - /0. 500 Ky ' ‘ 5'5_0'0,?
B = 406 | an T
- .
Ma 1,00 ‘p = 9334 kgxm 5 i
Momento a 2,00 m do apoio da esquerda |

S

Ry = 7.000
‘ Rb = 70000



. =24~

Mg 2,00 m = 14000kg x m |
' Momento a 3,00 m do apoio da esquerda (ameio da viga)
i o~n
b S.00
'\
A\
A . A

R, = By = 5250 '
M, meio= 525‘0‘"x 3 = 15750 kg x m

E como previa (o) ponto de momento max1mo. Na outra mela viga,con-
tinuando com o comboio a deslocar-se repatiamsse estes valores
’em relaqao a0 apoio da direita. Agara,vou ao diagrama dos momen-
tos para a aarga permanente e para a carga unlformemente distri-
buida (parabula dos momentos) e vejo os valores deles em cada um
destes pontos. bomo-o ao determinado analltlcamente e tenho (o}
momento nessa secgfo. Em segulda vejo no diagrama dos momentos
resistenten se a secqao de ferro e ou nﬁo suficlente.‘ |

Assim: | |

u iogsm'; 1,4 % 861:5 = 21680 kg x»m

M = T4000 X I, 4+IS 781 = 53.581 kgxm
a 2.o0m ' ‘

M-15'750x14+15 o7% = 37,323 kg x m
a meio
Pelo diagrama dos momentos resistentes tiramos:

M= 16,365 kg x m
a 1,00 N

M= 28,710 kg x m
a 2,00

M- 37,323 kg x m
a meio

Portanto:

A 1.06 m preciso de

2

4, = 2168000/{200 x 0.9 x 74)= 27,2 om

A 2,00 m preciso de

Ayg = sssaloo/vggzo. 42,00 cm2 ' o
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Ora a 1,00 m do apoio da esquerda eu tenho 6 ¢ 1» ¢/ 30,4 cm®
que me absorvem o momento nessa secqﬁo.
A 2,00 m do mesmo apoio temho 9 ¢ 1» c/ 45,7 cm® o que me
a4 uma secqgBo em ferro suficiente para absorver o momento
néSsa.parté da viga.
. A meio terel a secg¥o em ferro J& calculada ou seja:
10 ¢ 1n ¢/50,7 B |
Naxoutfa metade da viga colocarel as mesmas armadurase
- As duas longarinés centrais ser80 armada8. com os mesmos fer-
ros que as outras visto a diferenca de momentos s&r insignifi-‘
cante. As duas longarinas parginais é que serdo objecto de um es-

tudo & parte ndo sb porque as cargas actuantes s30 bastante

menores,mas tambem porque as condigBes de solicitaqﬁo sgo

»

menos severas.

Em todas as consideragBes feitas,partimos do principio de que
numa sec¢8o & distancia X do apoio o momento é maxlmo quando
sobre ela paésa um rodado do comboio-tipo,o0 qﬁe evita de.cal-
cularmos para cada posicBo das cargas rolantes os momentos em

relacB0 a sec¢Bes onde n¥o actuam cargass

Verificgggo das tensﬂes ngs longarines T centrais
e na seccBo mais esforcada '

.08

<

~
o2

COmeqarei por determinar o vale‘de byz/z e ‘0 de mAa(h'Y) para
assim,ver se a fe.N.cal na nervura ou na laje. .

Ora by?/2 = 200 x 252_/2 = 52900 o ( ' /
E

m Aa(h-y) 15 x 50,7 x-51 = 38786

Infere-se daqui que a f. n. cal dentro da laje



Pela igualdade entre os momentos estaticos vem:

100 y° 4 760,5 y - 56277 = 0

¥ = - 760,5 + 4805,2/200 = 20,2 cm

_Calculo de I
Izby/34ma, (by)®
I =(200 x 20,273 + 15 x 50,7, % 542
I = 533333 + 2217618 = 2750951 cm*
Calculo de Rg

M x y/I = 3732300 x 20/2750951
- 30 kg/cmz
Calculo de R

2R

2]
It

mM ( h-y)/I = 3023163000/2750951

R = 1099 kg/cm®

a

Fazendo dso das tabelaside Séiliger obtinhamos os seguintes
valores: |

Para

M = 3732300 kgxcm

b = 200 cm

e = 20 cm |

h
A, = 50,7

74 cnm

obtemos os seguintes valores:

X w 0,273 x 74 = 20,2

R = 30 kg/cn®

2
Ra = 1094 kg/cm . g 1

. Como Vvemos OS numeros obtidds diferem de muito pouco,

Verificaggo a0 esf8rco tfgnsverso

Como j& vimos atraz,ao fazer o estudo da viga rectangular,
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esf8rqo de corte maximo 4:
11667 x1,4 + 1ol82 = 26516 kg

© ¢ B3 O

esf8rgco de corte unitario é,pois, basﬁante superior ao regula-
menter.e maior(como jé previé)do que 0 que se verificava na viga
" rectangular.

Terei,pois, que calcular os estribos necessarios para absorverem
o esf8rco de corte. _ |
_ Eu poderia determinar o val8r maximo do esf8rgo de corte e armér‘
a viga em fodo 0 seu comprimenfo com os estribos calculados para
esse esf8rg¢o maximo, .

Todavia,como sabemos ,0 esf8rgo de corte diminue dos apoios para
6 meio da viga,e entBo nBo seria economico empregar a mesma
secg¥o de estribos em todo o comprimento. |
Terel,pois,de considerar o esf8rgo de corte para varias posicBes
das cargas actuantes e empregar os estribos conforme o val8r do
esf8rgo de corte nessas secgBes. ’ |

® claro que terei de considerar o comboio-tipo entrando pela di-
reita da ponte ou pela esquerda. |

Farei o esbudo sconsiderando a entrada dele pela esquerda,e ar=ii
marei a viga nos varios trogos segundo o corte.nos ﬁesmos.

Nas secq¢Bes simetricas em relagdo ao meio da viga,colocarel os
mesmos éstribos,dado o facto do comboio poder entrér pela direita
e oocupar,portanto uma posi¢Bo simetrica 4 que ocupava,entrando

pela esquerdae.

Determinac®o do esf8rco_Bransverso

Sobre o apoio da esquerdasd 4
10500 ky 3500k

4"“0" ‘ 37;0 N

> P
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Ra - 11667
Rb = 2333 g T

Calculo dos estribos péfa este esforco de corte
Eu sei que
TxdsnxwW, Xx1200 x 0,9 x 74
10162 ¢ 11667 x 1,4 x 20 = 0 X W, x 1200 x 0,9 x 74
n x.w, = 530320/79920 = 6,64 cm®
‘ Empregarei estribos de 2 ramos ,de 13/16» c/6,67 cm® e distan
ciados de 20 cmeIsto numa extensBo de 0,50 a contar do apoio es«
querdo.Ficamos'pois com uma certa margem de seguranga nesta'parte
da viga,visto que numa secgo 1med1atamente 4 direita o ésforqo

e

de corte baixa logo de 10500 kgse

Esforco de corte e estribos a 0,50 do gpoio

Jo.50¢ K@ » 5‘500"7@
C - . ‘ ~ |
R, = 10500 x 5,5 #3500 x 1,5/6 :_“ ° , 150
R, = 10500 . % ’ -
Ry, = 3500

Entrando em conta com o coeficiente dinfimico e com o esforqo
de corte devido ao péso proprlo temos:
T = 10500z1,4 + 9333, 5 ‘
visto que o I devido ao péso proprio da 1aje,pavimento e v1ga é:
T = p x 1/2 = 9333,5 ‘
serd,pois,
v - 24,033

Uglculo dos estribos
Txd=DXWx Ry x 2 | ‘
Empregando estribos de 2 ramos de 15/16" c/6 67 cm2

vem. ) t {/, . - .
24033 x 4’z 6,67 x 79920
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d = 22 cm ‘
Emprego,portanto estribos de 2 ramos de 13/16» c/6,67 cm®
espagados de 22 cm.

Goloco,pois,sa mesma secg¥o de ferrqs'para 0s estribos na extens®

‘de 0,50 a 1,00 m,

_Esforgo de corte e estribos a 1,00 m do apoio

B ’ / .300 '
R, = 9334 kg oo Y

,  A.ev 150
Rb 4667 kg

Devido ao p8so proprio:

T, = 8485

0 T total serd :

T 29534 x 1,4 + 8485 = 21553
Calculo de _d |

21553 x d = 533066,4

d - 25‘cm

Emprego estribos de 2 ramos de 13/16» ¢/6,67 cm® distannia, dos

de 25 cmyna extens#o que vai de 1,00 a 1,50 m,.

Calculio de T e dos estribos a 1,50 do apoio

IO.'.‘)_'.aa 50
2S00ty

- ~
4.50 : l{-ot 050

Ry

Ry = 5834 kg

8166 kg

T=28166 x 1,4 ¢+ Ty
Ty = 7637 kg '



T = 19069 kg
Calculo de _4

Txd=nxwg xR, 2

19069 x d = 533064,4

d = 28 cm.

Emprego estribos de 2 ramos de 13/16» ¢/6,67 cm® distanciados

de 28 cme | |

_Calcoulo de T e do_espacamento g dar aog estribos
de 2.00 a 3.00 m do apoio(ameio da viga)

Ig.g'ooﬁﬁ ‘ 3500% .

2050 475

‘R, = 7000 kg
" Rp = 7000kg

T = 9800 + 6788 = 16568 kg

Calculo de d
16588 x 4 = 533.064,4

d=526m¢

Portanto de 2.00 m do apoio até ao meio da viga emprego estribos

de 2 remos de 13/16» c¢/6,67 cm® distanciados de 32 cm.

A outra metade da viga arma-se:.da mesma maneira que esta.

Calculo das Armeduras pare as longarinas marginais

Entendo dever fazer um estudo 4 parte para estas longarinas pelas
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e = -

~

razBes J& atraz expostas.

DeterminacBo dos momentos actuantes

Temos a considerar um momento constante ,proveniente da consola
que constitul o passeio e cujo val8r é,segundo vimos atraz,

igual a 34580 kg x cm e que provoca na viga ac¢Bes diferentes,

.consoante caminhamos do apoio para o meio.

Alem deste,temos o momento devido ao p8so proprio da viga,o devi-

do & carga rolante de 6 T deslocando-se ao longo do tabuleiro

da ponte e o devido a 0,75 da laje.

- Momento devido 4 carga rolante

b.000 h

ZRa_: 6000 x 1,75 o }waw,_.__a_:i.@ f,wlmmu.

R, = 5250 kg

Para as rodas da frente do caminh®o-tipo serd :

2 R, = 2000 x 1,75
R, = 1750 kg
- Portanto:

Momento a 1,00 m do apoio da esquerda

§asoky s
| Y ada 2

R, = 4666 kg B ¥ 3 T

M = 4666 kgxm




A 2,00 m teremos:

7000 kg xm

=
"

‘A meio da viga
M
Na determinaq¢®o destes momentos imaginei as cargas de 5250 e

7875 kg x m

1750 kg ,déslocando-se ao longo da viga marglnal.

Vé&r figura junta

Devido 4s cargas permanentes

Temos a considerar o pesospermanente por m.l, devido a

a) p8so proprio da viga o ”
1,15 x 0,50 x 1 x 2400 = 1380 k p.m.l.

b) p8&so proprio de 0,75 de laje : |

0,75 X 23 xl X 2400 ‘- 414 k p. m. 1l

c) devido ao passeio em consola

 1)péso das guardas p.m.le

10,08 x 0,15 x 2400 = 28 kg

2) p8so das travessas pe.me.l.

3 x 0,05 x 0,10 %2400 = 36kg

3) betonilha - 36 kg

4) sobrecarga No passelo cecceoesscs. 400 kg/m?
Totel: |
1380 4 414 ¢ 28 # 36 ¢ 36 # 400 = 2294 kg pemele
0 momento devido a carga permanente seréd ent3o:
A meio da viga |
= 2294 x 36/8 = 10323 kgim.

A 2,00 m do apéio H

B
'

- 6882 x 2 - 2294 x1 = 9176 kgxm

=
]

. Al.,00 m do-apoidz }
= 6882 x 1 - 2294 x1 x 0,5

E E
t n

= 5735 kgxm



Cglculo das Armadurss
= 466600x1,4 +575500/1200 x 0,9 x 100 = 11, 4

Empregarel no tr8go da viga que vai do apoio até
1,00 m 4 ¢ 13/16» ¢/13,5 cm®

X

Ay, = 700000 xrl,é + 917600/1200 x 0,9 x 180 = 16,3 cm?
Empregareil no tr8go que vai de l.,00 m do apoio a 2,00
5 ¢ 13/16n ¢/16,7 cm®

X

Agg = 1032300 + 787500 x 1,4/1200 x 0,9 x 100 = 19,7 on?
Empregarei no tr8¢o que vai de 2.00 m do apoio até o meio
da viga 6 ¢ 15/16 ¢/20,00 cm®

Verificac%o go esforco de co;te
Calculo_dos es@gibos

Determinarei o esfdrqo'de corte devido 4 carga permanente
e o devido 4 ca,rga rolante. ’

a) devido 4 carga permanente:

No apoio: )

T = pl/2 = 6882 kg

A 1,00 m do apoio:

Ti= 6882 - 2294 = 4588 kg

A 2,00 m do apoio:

To= 6882 - 4588 = 2294

A meio da viBa é nulo como sabemos,pois o diagrama é:

b) devido & carga rolante:

No apoio da esquerda:
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T = 5250 x 6 + 1750 x 2/6 = 5834

T = 5834

A 1,00 m do apoio

Tl - 5250 x 5 ¢ 1750 x 1/6 4666 kg
A 2,00 m do ppoio

T, = 5250 x 4/6 2 8500 kg
A meio da viga -

T; = 5250 x 3/6 = 2625 kg

Ccdlculo dos estribos

TxdsznxW, xR x2
(6882 + 5854 x 1,4) x d = 3,21 x 1200 x 0,9 x 100
d'= 346680/15050 = 23 cm. e |
Emprego no trﬁqo'que vai do apqio até 1,00 m, estribos de‘z Tames.
de 9/16» c¢/3,21 em® espaqados'de 23 cm. '
. % . \

Txds=nzxW, x'R xZ - -
(4588 + 4666 x 1,4) x 4 = 346680
a = 31 cm.. |
No trbqo de 1 00 m. a 2,00 m, do apoio emprego estribos de 2 ra=
mos de 9/16» c¢/3,21 cm iespaqados de 31 cm,
X

2625 x d x 1,4 = 0,95 x 1200 x 0,9 x 100

d = 30 cm. o |
No tr8go que vai de 2,00 m, do apoio a meio da viga emprego esti
bos de 3 ramos de 1/4" ¢/0,95 cm® espaqados de 30 cm,

Verificaqﬁo das tensBes nas

loggarlnas marginais

lcghecei por estabelecer a igualdade entre os momentos estaticos

da laje em consola do passeio e da afmgdura de traccBo. Como este.
era maior constatei que a f.n. teria que qescer.Qonsidereildepois
a soma dos momentos estaticos da laje dp parsseio'em cqnsola e da

parte tracejada.tonstatel que era maior que mAg (h-y)
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0 que me leva a conclgir»que a f.n. caira dentro da area traceja-
da. |

"Assims :

95 y°/2 - 45 (v -'15j%/2 = m &, (h-y)

95 3% - 45 v + 15% - 50y) = 2m A (h-y)

95 y2 = 45y ~ 10125 ¢ 1350 ¥ = 65400 = 600 ¥
Ordenand0°

50 y° 4 1950 y - 75825 = 0 . ST 4

- S IR § B : 1
y2 4 39 y = 1510,5 = O B e '

. -39 ¢ 87/2 24 cnm ' ‘ S
Y BC )/ - ) _ . | @L ,1 0o —_—.—_‘- /\?, .

Cglculo de I, 067 S
I-= by5/5 + mA (h—y)z S .1

¢ fa ]

I=95x243/3 « 45 x 95/5 4 15 x 20 x 85° are =

457760 - 10935 + 2167500 2594325 cmé
cdlculo de Rb e Ra

H
n

.

R = My/I 2154800 x 24/2594325 = 20 kg/em2 ’_,. -
0 valﬁr de M foi o calculado a meio da viga.A Verlficaqﬁo é por- 

tanto feita nessa secqﬁo.

R, = mM(h-y) /I = 1050 kg cm2

Segue-se a verificagBo da estabilidade do muro de suporte

e dos muros de ala.
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TRACADO DA PARABOLA DOS DIAGRAMA DOS MOMENTOS DEVIDOS A ESTUDO PARA UMA LONGARINA CENTRAL
MOMENTOS. CARGA CONCENTRADA A MEIO. DIAGRAMA DA SOBREPOSICAO DOS MOMENTOS FLECTORES

DIAGRAMA DOS MOMENTOS RESISTENTES

10 ¢ 1"

b e - e e e e e e e ——— . — e ——— ———

4 g1"+201/4"

-

£sc S Comp. - /:20

Mom. - Ilem — 2.87] kgm.
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Verificagﬁo da estabilidade dos encontros

Os encontros de alveria de granito ter8o secq®o rectangular,por

se considerar que ngo havando Jorramento exterior é esta a secqﬁo

©.m ais economica.

A'sua estabilidade foi verlficada para a acqﬁo do impulso devido
és terras de enchimento,a sobrecarga sobre o pavimento,ao p&so
proprio e a carga transmitida pela ponte.

‘Eis as dlmensﬁes e caractéristicas principais da obra:

6,00 m.

Altura....................................... h
Espessura.....................................e =

~Péso por m3 das terras de enchimento......... D= 1600 kg/m3

| Peso por m3 de alvenaria de granito.......... Pe= 2500 kg/m5
Rngulo de talude natural das terras.......... a= 409

VAltura do pavimento acima do coroamento do |
muro”........................................ hi= 0 80 m.‘ o
Sobrecarga por m3 de pavimento correspondente a um caminhﬁo-tipo
regulamentar descarregando no seu rectangulo de apoio '

Pz 16000/2590 640 ks/mB- | . L ; o
Sobrecarga permanente por m2, devido a altura de O 80 m, de terra N
| Pyz 0,80 x 1600 = 1260 kg/mz " )

0 mnro deixar- e=a interiormente muito TUgoso, de modo queo angulo
de atrito da terra com muri se podera supOr igual a0 angulo de

£ . I‘

“atrito de terra com terra. | ‘ o

A verificaqﬁo da estabilidade foi feita pelo metodo de Coulomb, |
' adoptando-se o processo analitico. ' ' |
A componente horizontal do impulso no muro muito rngoso de 1 OOm.'_r

- de comprimento com pavimento interior vertical &t
= 1/2 (pt + 2 (pl + p:a)/h)h‘.a x COS / (1 4 VZse07a)? = |
= 1/2 (1600 +2x (640 4 1280)/6,00)x 6~ x O '26602/(1+V'2'ﬁ77532'¢'3‘_)=z
- 1/2 (1600 t? 1920/5) x 36 x O 586’756/(1 41,415x 0 6428)3
18 x (1600 + 640) x O; 586'756/1 912" = 18 x 2240 x 0 586'756/5 65

6470 kg

A componente verﬁicalitem o valor -
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= $h£ a z 6470 x 0,859 = 5430 kg

0 impulso total:

:h/m a = 6470/0, 766 e 8450 kg
A base Inferior do trapezio de impulso,notando que a altura tdtdl
das terras 4 de
6500 + 0,80 4 $40/1600 = 6,00 4 0,80 + 0,40 = 7,20 m
Tem o comprimentq
B = 2 x 8450/7%20 x 1600 = 1,47 m,
A base superior tem
P = 1,47 x1, 20 e 7, 20 0,245 m,
0 cento de impulso cai por conseqilncia b altura de
h (B ¢ 2b)/3(B $ b) = 6 (1,47 4= 2 x 0,245) :3 (1,47 ¢ 0,245) =
2 (1,47 ¢ 0,49) : 1,715 = 2 x 1,96 :1,715 = 2,28 m.

medida a partir da base inferior.‘

A pressﬁo transmitida pela ponte, carregada (supondo a sobrecar-
ga sem coeficiente dinfmico) & de: |

P = 11667 + 10182/2,0 = 21849/2 0 »10924 kg

referida Ja a0 comprimento de 1lm. do muro.Esta pressﬁo descarre- '
ga a 0,25 m, da flace extericr do muro. | , |

0 pé&so por m. corrente de muro,qﬁe actua a\siio da base,é:

Q= 6 xXex 2500

Estabelecendo a espessura do muro pela condigd@o de n#o haver Co
tracg8o na alvenaria,lsto é,annlando a soma dos momentos das
forgas actuantes em relaqﬁo g0 limite do térqo medio da base inp‘;

ferior,vems
6 x e x 2500xe/6 - 6470 x 2, 28 + 5430 x 2 e/3 -10924 x (e/s-o 25) o

2500 x o - 14730 4 3620 X © = 3641 X € 4 278l = o
' 2506 x ez w2l X e - 11999 = O
e = 21 4 V440 + 11999 x 10%/5000 = 2, 19 Mo s

Esf8rco de compressao maximo na base

qac - 5 x(2500 x 2,19% + 5430 x 2 x 2,19/3 + 1092@){-

LJ? ’




R = 2,32 kp;/gmz
Como se verifica,a“compresséo mfxima na seccfio da base,es-

t& dentro dos limites de resisténcia_admissiveis para um

terreno normal.
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CARACTERISTICAS &£ NULMAS DE CALCULO.. .

R -
~

b

A Planta Geral da Fébri-
ca da Compahhia Portuguesa da Siderurgia,Qem comovoskresé
péctiﬁés cortes que ﬁos foram,fornécidos,e que juntémos ao
relatorlo,permitem fazer um a ideia de conjunto dos elel
mentos que se nretendem calcular,e das condlcﬁes de soli-
cita~#io.Bsses elementos encontram-se devidamente a351nala~-
~dos nos referidos desenhos. | ' )

Trata-se de nrojectar e calcular 2 VIGAS de SUSTENTA-
¢AO dara uma grua;ponte rolante ,de 43 toneladas e 08 cor-
nondentes PILABES de apoio.
Ags vigas assentmn sOhre pllares espanados de 9 metros
de eixo & eixo e teem uma extensfio total de 8o metros .
| Pars efeito de célculo foram porém as vigas divididas
em tro~os de 20 metros,prevendO-se dada & extensao das vi-
gas Juntas de dilatac@o entre trogos cosecutivos .
Cada um dos tronos encontra-se em idénticas condicles
- de solicitagao méiima,e‘foi considerado como viga continua
apbiada sobre apoios de'iotagao livre ,transmitindo as car-
gas provenientes da pohte'rélénte e do péso prbprio,aos
pilares sdbre que se apoia.
A pbnte rolante é essencialmente constituida por uma
estrutura rigida metélica,standardizadd,diSvondo em.cada
e tremidade de um pnar de rodas,espacadas d9‘4 metros de
ei>o a eixo.BEstas rodas assenfam,por sua vez,nas vigas

de sdstentaqao,é quais transmitem as cargas.



A carge mAxima total (carga 6Gtil e pés§ morto). por roda
da nonte era de 33,00 . toneladas .

As cargas,estdticamente j& bastante elevadas;traduzem- ‘
-8e nos Jiementos.a-cglcular'por efeitos ainda mais consi-
~deréveis,quando atendemos & sua veidédeira.natureza:cargas»
’concentradas;mévéis ao longo das vigas.

Aos grandes efeitos de solicitag&o correspondem,necessé-
riamente grandes seccdes de betf@io e ferro,o qﬁe,junto a
eftenéﬁo dos elementos,conduzem a uma cubicagem e preqo,‘
de custo elevado;Qhalquer.peQuené economia de secgBo que
um cllculo cuidadoso permitisse realizar,resultaria,pois;
puma muite sensfvel reducBo désse prégo de custo.

0 método qe aplicamos na determinagao dos momentos flec-
tores e esforgos transversos,nas secgdes mais desfavoravel-
mente solicitadas,foi o método das linhas de influencia
( G.Magnel ) que resulta de grande vantagem néste caso..

Fizemos graficamente o estudo daldis%rifuigap das arma-
dnras de tre~fio e das armaduras de absorncéo dos esforgos
‘coffanfes.a nartir dos respectivos diagramas,com vista a
uma solu~fio mais racional,nor hos'pérecer'sér este processo
0 qe melhorrse adaptava as condicles eipostas.

Nao‘se enﬁiou em consideracBio com os efeitos de varia-
~~Bo de temperatura e contrcclio de bet@o,dada a existencia

de juntas de dilatanfio de 20 em 20 metros.

BASES PARA O CALCULO
‘ ' Os cAlculos de resisténcia s#io efectu-
ados de Harmonia com os Hegulamentos em vigor e nas bases

. ?
j& referidas na primeira parte déste trabalho.

\.-






VIGA DE SUSTENTACRO DA PONTE KOLANTE DE 45 T

R -
~w

c£LCULO

Cada ums daé vigaé de'sustentagao considera-se'dividi-;
da ,como dissemos,ém em trbqos de 20 metros,em condigOes
identicas de solicitacfio e separados por juntas de dilata-
~%0,na vertical do eixo do-pilar respectivouCalcularemos
um 86 désses elementos. .

Cada elemento constitui uma viga continua;de 4 tramos
isuais,anoiando-se sdbre apoios simples (pilares );sendb

)
de 5,00 metros o espacamento constante entre eixos de pila-

- resg.

Supomos que a,transmissab das cargaé de pohte rolante
aé vigas,por intermédio das rodas,se faz diredtamente,actu~'
aundo as cargas no plano médio longitudinal das vigas.

A necessidade de dispor na parte superior da viga‘dq-
ma largura suficiénte qpe‘permitissé o transito dum homem
de modo a.fécilitar.futurés inspecgaes’ou‘répérégces;iévou
& considérar'um pequeno banzo que assegurando uma mais con-
veniente liga~&o ao pilar,§ favorével sob o ponto de vis-
ta da absorpnaq>&os momentos positivos.

A Sec~#0 arbitrada,apb6s vArias tentativas,apresentava

as segnintes caracteristicas:

Largura da nervara - ’ 0,50 metros
Altura total . H=1,I0
Egpessura do banzo $0,52

Larpura do banzo b = 0,70



Determina~&o das cargas:

Carga nermanente ~ "«

]

péso préprio ; ' p=192T, n.m,

Sobre carga
Comboio constituido por duas cargas verticais e igunais

esparadas de 4 m e de valor: P=235,00T

Determinac8&o dos'momentdé flectores mAximos

M&todo das linhas de influéncia ( Pratique de Calcul du

Béton Armé - G.Magnel II volume )

L) devidos & cargp_ggrmanénte

I ) - Momentos sobre os apoios
' 2

M, =-0,T07 . p.L2= - Q1072 , 1,92 . 5°= - 5,14 T.m,

My, = - 0,0714 . p.L°= - 0,074 . I,92 . %= - 3,45 T.m.
2) - Momentos a meio v#o

Mg =+ 0,074 . p.L%=0,0714 . 1,92 ., o° =4 5,45 T.m,

+ 0,0557 o« Db =+ 0,05{)7 . 41,92; . 0O =4 1’715 T.m,

Ypa
3) - Momentos nos pontos intermédios

Expressio geral (vigas continuas):

_ _ - M
M =§(lx-x2{)+Mk+-h-&kﬂ—--k---x
"



xp“

=1,92/2.. (5., 1 -1 ) 4-1,028 . L =4 2,61 T.m,
=-1;92/2 (55 2-4) - 1,02.8 .2=4 3,7 T.m,
=192/2 . (565.,3~9 )~1,028,3=34 2,68-T.m,
= 1,92/2'.'( 5,3 ~16) -vI,028,4 = - 0;27 T.m,
=1,92/2 . (b5.1-1)-5T440,342. I =~ 0,96 T.m.
= 1;92/2 (5 .2-4) =514 +£ 0,342, 2 =4 1 30 T,m,
= 1;92/2 .(5.3=9)-587TI44 0,342, 3 = +'I;65‘T;m,
=1,93/2 . (5.4-16) - 5I44 0,342,4' =4 0,07 T.m,

b) - Devidos & sobrecarga

I) Momentos maximos positivos

=+ 0,1437.P.L = 4 0,1497 , 35,55 , b = 4 25 I T m,

=4 0,0204.,P,L = 4+ 0,0204 , 33,55 ,

’

+‘54,22 T,m,

+ 85 51 T.m,

]
-+

5
0,I998,P.L =4 0,I1998 , 33 b5 , b
5 = 4 29,90 T.m,

=4 0,I783,P.L =4 0,I785 . 35,55 ,

= 4 0,0982,P.L =+ 0,0982 , 33,556 ., 6 = 4 16,47 T.m..

o

=(4+ 0,0214 4 o,oqu).P.L = + 0,0260.85,55.5 = 4 4,44

=+ 0,I023.,P.L = ¢ 0,I028 , 33,38 , &6 = 4 17,16 T.m,.

_(+o,165170,017z).p.L = +0,1479 ,53,50.5 = + 24,81 T m,

= (40,1730-0,0510) ,B,L = 40,1420.33,55.5 = + 23,82 T, m,

($0,1635-0,0185).P.L = +0,1400,558,56.5 = 4 24,82 T.m,
=4 0,0934,P.L = 4 0,0984 . 33,55 , b = 4 16,50 T.m,
=+ 0,0874,P.L =4 0,0274 . 33,55 , b = + 4,59 T.m,

Z)-Momentos méiximos negativos

= (-0,015340,0021) .P.L = -G,0L32,33 55,5 = - 2,21 T.pm,

= (-0,051640,0069).P.L = - 0,0247,33,55,6= ~ 4,14 T pm,
= (-0,0393+0,0086),P,L = -0,0509,55,b5.b = - b,IB-T,m,



=
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tgz o
N
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(-0,045840,0062) .P.L

(-0,06I140 ;008

(-0,1029-0,0791).P.L =

- 0,0768.P.L =

0,0506.P.L

0,0378,P.L =

0,035I.P.L =

~~

-0,0857-0,03b

-0,061940,0091).P.L =

3),0P0L =

- 0,0768 ,
; 0,0506 . 3
- 0,0378 , :
- 0,085I .

7).P.L

]

35,00 ., O

- 0,0394.35,50.5
- 0,0528,33,55.5
- 0,1820,33,55.5

- 0,0528,33,55,5
~ 0,I714,383,50,0

-Momentos méAximos .totais

a)-Mom,.flectores maximos negativos

- 2,20 4+ 2,61 =4 0,40

- 4144 5,7 = - 0,44

- 5,18 4 3,43 =

- I,7s

- 6,60 4 2,68 = - 3,92

- 8,85 - 0,27

- 30,55 - 5,14
12,43 - 0,96
- 3,49 + 130
- 6,34 4 I,7
- 5,8 4 I,65
- a;és + 0,07
23,75 - 3,43

B)-Mom,.Plectores mAximos

+25,II + 2,61

+ 34,224 3,70

= ~.9,I2

= -36,67

-13,84
= 7,19
= - 4,63
= 4,24
=~ 8,m

-32,18

=4 27,72

$ 87,92

T.métricas

‘T.métricas

- T,métricas

- 6,60 T.m,.

& 8,85 T.m..

-30,53 T.m,

12;88 T.m.
B,QQ Tom,
6;34 T.m,
b;89 T.m.,

= - 8,36 T,m,

-28 75 T.m,

T.métricas

T.métricas

T.métricas

T .métricas

T.métricas
T.métricas
T.métricas
T.métricas

T.métricas

nositivos
T.métricas

T.métricas



uBI = 4 33,01
M, =4 29,90
Myr =4 4,44
16,47

E B
oo
+ +

17,16
24 18

&
(o)}
L}
-+

= 4 23,82
M'? = 4+ 24,382
M; =4 I6,00

uAe, = 1. 4,09

3,43
2,68
5,14
0,27
0,96

I 30

I 7L

I,60
0,07

3,43

56,94

32,98

16,20
16,20
26,11
25,53
26,47
16,07

1,16

T.m.
Tom.
p X A
T.m.
T.m,

T.m,

M.

Tem,
T.m,

T.m.

Determina~8io dos esfor~os cortantes méximos

( Linhas de influéncia )

A I alf ‘l " 'A'.‘.
SR | ST Ry
.
\'.
G
Al B = e A A 4
°¢\ - s -'4" = ‘'a 2
\\\
)\»
\\.\\
A, Ao O T Ay
- S ; ~ g




a)-Devidos & carga permanente

I)-esf. transversos nos apoios

0,993.p.L = ¢ 0,898 , 1,92, &5 =+ 3,77

Tpo = +
- 0,607,pL =~ 0,607 ., I,92 , &

Tar
T
TA2 = o~ 0’500'._’0,.14.:—- 0’500 . I,gz . b

e

4,80

o
]
-+

T

5;85 T.
+ 0,500,p,L =4 0,500 . I,92 . T
| T

~ 4,80

2)-esf.transversos nos pontos intermédios

'Express@io geral(vigas contfmmas):

. _ . : Y I - M
T, =p.(} - x )+ el Ik

1

Para o »nrimsiro *ramo, vem: Mk+I - Mk - - . .
S = - 5,14/5=- 1,028 T

1
, . M - M ,
Para o segundo tramo, --Eiz~---§ =(-3,4345,14)/5 =
. _ ) .

=4+ 0,342 T,

Teremo s, portanto,

1,852

Tr =+ I,92.. ( 2;5 -1 ;,1;628 = + T, !
Ty = 4 1,92 .(2,6-2)- I;oza = - 0,068 T,

TRI = + 1,92'. ( 2,0 -2,0) -I,ozs‘= - I,028 T

T3 =4192,(25~-5)-1,028=-198 T,

T, =41,92 . (2,5-4)-102=-2908 I,

Ty = ¢ 2,aalf 0,546 = 4 4,22 T, '

Ty =- 0,964 0,842 = + 1,80 T,
Tpo = =3 0,342 T,

b4

Ty = - 0,964 0,342 5 ~ 0,62 T,



Tg

]

- 2,88 ¢ 0,842 = - 2,04 T.

-

~

b)-Devidos & sobrecarga,nas suas posicdes

mais desfavorfiveis

I.-esf.transversos mAximos positivos

(+I,000040,1239).B = 4I,1259.33,55 = 4 87,70

+0,7480 . P - 4 0,748b,83 5= ¢ 25,11
+ 0,5100 , P’ - 40,5100,55,55 = 4 17,11
£ 0,3995 . P - 40,995,383 ,55 = 415,40
4 0297 . P =  =40,2970.83,55 =4 9,96
+ 01269 . P -+ 0,1259.35,05= 4 4,I5
4+ 0,0000 . P | | =0

(+1,00040,1644) P = +1,T640,55,00 = 4 59,06

30,88

It
+

(+0,830740,0848) P = +0,9200,35,080
(+O,6i7o+0,1080).P = +0,7255,35,55 = ¢ 24,54
(+0,50040,1058) . P = +0;6058.53;b5 = 4 20425
(+0,38za+0,08719.P = 40,4696,33,55 = + Ib,78
+ 0I643 . P = $0,1645,55,55 = 4 5,51
+ 0,1080 , P = 30,1080,35,55 = + 5,62

2)-esf.transversos mAximos negativos

- 0,0M0 .P ~._0,0790,35,56 = - Z,65
- 0.25I8 , P = -0,2b15,53,65 = _8,43
(-0,4900-U,0638) P = -0, 5088,83,55 = ~ 18,57
(-0,6000-0,0758).P = -0,6765,35,55 = - 22,68

~0,7819 83,55

26,23

(-0,7029-0,0790).P

(-0 ,8761-0,0628),P = -0,9589,55,00 = - S1,20



- 0,I080 , P= 1 0,I080 , 35;05
- 0,1645 . P = - 0,643 , Ss,sb
(~0,3825-0,087L).P
(-o,bmdo;o,xoaa).P
(-0;6175-0;I080).P

(-0,8357-0,0843),P

(-I,0000-0,1643).P

= ~0,4696,33 55

= -0,6058,35, 55

(-I1,0000-0,2515).F = -I 25Ib 43,50 = -41,99
= -3, 62

- 5,8l
= -Ib,75

= ~20,25

= - 0,7255,33,55 = -24 34

=-0,9205 33,55

= -I,1643,53 55 = -59 00

= -30,88

-BEsfor~os traisversos mAximos totais

a)-Esforcos transversos méximos positivos

+

+

37,70 + 3,77 =

25,11
17,11
13,40
9,96
0
4;15
39;06
30;88
24 34
20,20
15;75
5;51

3,62

+

I,8b=

0,07 =
1,03 =

1,99 =

5,80 =
291 =

4 8

’

3 22;

2

1,30 =

0,34 =

0,62
2754 =

4,50

41,47

26,96

I7,04
12,67

7,97

5,83
1,24
43,86
34,10
25,64
20,59
15,15
2,97
1,18

Toneladas

b)-Esforaos transversos mAximos negativos

-~ 2,654 37 =2 112

Toneladas

. . Y . . . .

- T - T - B = R - R - B



T = - 5;43 - 1;85 = - 6,08 - T
T, =~ 18,57 £ 0,07 = - 18,64 ;]
Top = - 22,68 - 1,03 =~ 22,71 | T
Py = - 26,23 - 1,99 = - 28,22 T
T, =- 81,50 - 2,91 =- 54,41 T
Py = - 41,99 - b,85 = - 47,82 T
Ty = - 3,62+ 4,80 = 4 I,I8 P
Ty = 5,50 43,22 =- 2,29 T
Ty = - I5,754 1,50 = - 14,40 7
Tyg = - 20,25 4 0,54 = - 19,91 T
By = - 24;54 - 0;62 = - 24;96' T
Ty = - 30,88 - 2,54 = - 35,42 iy )
Tpo = - 59,00 - 4,30 = - 43,80 T

DETERMINAGAO DAS SECGOES

" Em virtude das tens®es unitarias
de corte'virem @uito_elevadas,determinémos a sccglo en be-
taolpor considerdgao db esforqorfransvéréo.Porvrazﬁes de 
ordem econfmica nBo poﬁ#iria que © esforgo transverso umi-
tario uitrapassasse os 7 kg/cm?.sendb assim,teremos nb

apoio (secsBo de méximo esforgo):

t = T/bpz =7 em que T = 47,82 T
| | e bﬂ: O)bo : m

g = 37820 _ 137 tnm

50x7

altura ﬁtil necessfria

(@]



Tomémos nara altura fitil nos tramos, h = 103 cm e para

altura total w ’
H=1II0 ocm

Nos apoios,empregaremos esquadros de ©5xI60 cm (com a
inclina~8io de I/3 ) o que nos permite dispor duma altura
itil de h = I06 cm suficiente para absorver o maxi-

mo esforgo transverso,nas condicles exigidas,

DETERMI NACAO DAS ARMADURAS

a)-a meio do I? tramo

792000 c

1200.0,28, IOo

9 g 7/8" of 54,89 cm2

b)-a meio do 22 tramo

By = 2687000 ___ _ o4 2 7 g 7/8"c/ 27,14 a2
1200x0,88xI03
c)-no anoio Ay
. 3567000 2 . P
R eemcce csmoee e — S 32 2 cm 8] ’7 8" C/ 25 26 (md
fa 1200+0 ,88>156 % V. %,
d)-no apoio &,
My » o0 = 19 A o oxodBA/B, - 2.8 3/40

1200x0,83x156
¢/ 21,21 amR

VERIFICAGAU DAS TENSOLS NAS SECCOES MAIS ESFOKCADAS

“&)-no 12 tramo

y = ?64,___ ( XL % \/7.'. ZZZQXLQQ- ) = 51,5 ‘m
Loxd54 8

z =108 -~ 31,6 : 3=92,b

By = 223792000 _ 34,6 kg/cm2
7551, 5392 |5

Ry = --2022000 _ . 1780 xg/ am?
34,8x92,5



b)=no 22 tramo
y = 18287014 _ (1, \/E,%KZ?ZEQ?- ) =295 ecm
75 : I5x27,14

103 - 29,5 : 3 =93,5

| _ _2x2647000 o o
Ry = -SIE22000n = 25,7 kg/om2

75329 5393 ,5

2647000 : '
R, = - = 1040 kg/ cm2
8 27 14x93,5

c)-no apoio Ay

= 15335-126 = ( -1 + \/I +. ZibexIbﬁ ’ ) = 41 cm
| 80 | Iox23,26 S

I56 - 41 : 3 = 1437 cm

K 2x3567000

b - _..-..-'---.—’—-——a—ﬁ = 2b kg/(!nz
YOx4LxI144a, 7 '
567000
Ry = —__3067000 1040 kg/cme -

23,26x143,7

d)-no anoio A,

= -=23llaT. = (-I I 4 22220 ) = 38,7 cm
50 o I15x2I 2L
g = 156 < 53,7 c 3 = 144,4 cm
5 ' 2x3218000 o .
Rb = -SFQLoZUEY —~— = RO kg/cm&

o0x38 ,7x144 ,4

R = -...:..5?;9999.;.--_* (‘ = IUD() kg/cmz ‘

® 2I,2IxI44,4



TENSOES UNITAKIAS MAXIMAS DE CQRTE

e »*

~ e

. 4I470 . oo 4
th, = mmmmem—— = 6 00 kg/om2
Ao T Toosa e ’ :

- 21200 _
209X

tgy 4,65 kg/cme ~ extremo do esquadro

ty = --lQééQf. = 4,12 kg/om2

‘tEL= ,5§g%g%-f 6,8 ke/ cral extremo do esduadro

tA{I: _;E%Zégg.._ =7 . kg/an2

tr=--4880__ - 64  kp/em2 |
503 137 : | - o

g o= 22200 o 6,38 kg/cmk  extremo do esquadro

+
i
]
(o3}
el
@

~-28100-" , kg/ cm< extremo do esquadro
Em 50x9X -

. 43300 o
= = = 6.4  kg/cm2
50157

Para absorver d esforgo transverso ,admitimos a acglo
simlténea de vardes levantadds e dos eStribos,dando pre-
nonder&ncia,ﬁanto quanto possivel ,aos pnmimeiros.

Os varBes s#io dobrados nas seccBes determinandas pelo

diagrama dos dos momentos.,

O espa~amento dos vardes levantados nfto deverf exce-



der,para efeito de absorpr8o dos esforgos transversos,

0,75 ., z = p=63 dﬁ?ébdho se v8 pelo diagrema,Bste espaca-
mento nunce se ultrapassou.Todos o0s espa~amentos e mais
detalhes se encontram suficientemente claros e a sua inter-
preta~fio néio oferece dificuldades.

O diagrama envoivente dos esfbrgos méximos ,mostra as
seccles onde podem ser levantados ferros e ,aquelas onde é
hecessério introduzir novos ferros.

Na absorpgﬁo,dos esforgos trahsversos houve a preocu-
pacad de entregar aos vardes levantades 40% ,pelo menos,
dos esforzos totais a absorver ,como é de boa normé (G, Ma-
gnel e Professor Eng.‘&lmeida Garrett ). _ s
. Utilizémos estribos de ¢ 3/8 "  resistindo com dnas
secnces,e‘eépa¢ados de acordo com as indicagBes do diagrama,

O'diagrama dos ‘esforzos unitfrios de corte foi cbnstrui-
do sbhre um_segﬁento de recta a 45% |, sObre o eixo da viga.

Para o chlculo do esf.unit. de corte a absorver por

ferros levantados ou nor estribos verticais ,utilizémos

resnectivamente as férmulas:

tobod'= Aa oRa .V 2

t.b.p = n.Ae.Ra

Ag armaduras terfio a disposicfio indicada nos gréficox
de harmonia com o diagrama de momentos cnja variacfo su-

posta parabblica nfio acarreta qualquer érro aprecifivel.



TENSAO MAXIMA DE ADERENCIA |

T 47820

1 2 anm .
2uz 2 . '

6x6,98x143,7

Embora a tensfo limite de aderdncia nfo seja excedida,tddas

as barras terfio as extremidades dobradas em‘gancho._

| §85685866555






CALCULE® DO PILAR

DETEIMINACAC DAS CAKGAS

Hip6tese de carga mais desfavoré-
vel:vento a sonrar da esquerda e ponte rolante.

{c‘-&o do vento no telhado

Componente vertical P,o=0 .7 .15 = 05200 kg
Componente normal ao telhado P = 2000 kg
Por nb : 2900 — 500 kg
)

§00 1800
|
\\\\\ 12°
R, = 1800 Ry = 700
V = I800 , cos I72 = 1800 , 0,95 = I7I0 kg
B' = I300 . sen I72 = I800 , 0,29 = L0 kg

B =700 . senI7? =700 , 0,29 =200 kg

0 + 200 o '
H = L T T kg em cada cabeca

P4
de pilar

Péso pr6énrio da asna

II .5 .. ( 20 4 25 ) = 2470 kg

Pgéso préprio da viga de contraventamento

0,50 . 0,40 ., b , 2400 = 1440 kg



Péso total na cabe~a do pilar

P

T = I710 4 2470 4. 1440 = 0700 kg

Ponte rolante

Carga da ponte por roda,afastadas estas de 4,00 m :

33,680 kg

lad

R, g, s
Supondo cada tramo separado
Ry . b = 35000 donde Ky = 150U kg

2 'RZ 40100 kg tomémos 45,000 kg

Péso préprio da viga de apoio da ponte ( © m de viga )

5 . 2800 = 12,500 kg

Carga total : 48.000 + 12,500 kg = P, = §7.500 kg

Ac~rBio lateral do vento na parede

supondo o vento horisontal
e evercendo a nressfio de I150/kg/m2 de superffcie normal
4 suna direc~80,
p=1I50.4,40 , b = 3300 kg

distribuido pelos dois lados d& 1690 kg , actuando a

10,80 metros do solo.



Ac~80 do vento na cobertura pequens

{\ - — \\‘ ‘\\

R'= qio 21= 300

V =900 . cos I7% = 860 kg
H = 900 . sen 172 = 260 kg
H'= 300 , sen I7¢ = 80 kg

H = -éég'_t_gg- = 170 kg

2}

Péso préprio da asna

6 . 5. 40 = 1550 kg

Carga total vertical

1550 4 860 = 2210 kg

VERIFICAGRO DA SECGAO A FLEXED COMPOSTA A0S 4,20 METROS
DO CIMO DO PILAR
Momento ( em rela~8io & linha média da seccBo )

o

+ 700,75 - 360,420 - I600,210 4 I200,7 0

+ 42700 - IoI000 - 5406000 4+ 9000 = - 440500 kg.cm

Péso do pilar até aos 4,<0 m

0,30, 0,66 , Buyossies 0,406
0,66 , 0,686 , L2 . ,i,. 0860
0,808 , 2400 = 2060 kg

Carga vertical

P = 0700 4 2000 = 7760 kg

excentricidade



e =1Ib- 074 =~ 42,4 mm
Secr8lo
h = 30 am b= 00 cnm
F" = (},01 . 00 , b= 16,55, cm2
9 & 3/4 " com 25,66 cm2
p M - onl, . 2 .
75 - 3ey2+ -9-- o i > e SRS AT [?h - @) - ehsasFﬂ
b e b e

¥ . 1272 ., 5 - 1,635 ., 25,65 (30 ¢+ 84,8).x ¢

* 2
- I,660 . 20,00 [(30 - 4)°+ 42,4 . 50 . 4 16]: 0
¥ - 127,2 . x - 4800 , x = 82000

x =12 .6 Om

bx 4 2nFe(2x - H)
AP IY St ) W N — =
55 ., I8 4 80 , 20,60 (ku,2 -~ 30)
... 900 - 59 xg/eme
8680 - 3680 5000
(s A -9&- (h - - X) = -59-:‘..92_ (b() - e 12,6) =
' - 12,6
=464 , 13,4 = 620 kg/cme tenstio de tracctio
I = -
e = -P—G-.b- (y - a') = -IQ—-’-ég. (12,6 -t 4) =
x ‘ 12,6

46,4 ., 8,6 = 86 kg/cme tensfio de compress#o



Verificartio a0 corté

fornas horisontais :' ¥ = S0l 4 Iodl = VL0 kg
2Ly
t =

- —— =17 kg/cmz
s, «7 . oL} ‘

’

VERIFICAGAO DO PILAR A FLEXAO COMPOSTA A SECGAO A 4,25

DO SOLO ( f£im dos ferros de 7/8 " )

- Momente

M =

P

(em rela~B0 & linha média da secchBo)

5700 ., 25 < 360 , 375 - I650 .. G50 - 57500 . 30
2210 . 50 - I70 , I7 = 4+ 142500 - 315000 4
1072000 ~ I725000 4 IT2000 - 29700 =

BTN kg/omE

P8so do pilar até & secclio considerada

0,50
0,55

1,00

L 0,00 , 8 mmmmmmmmem 0,490
. 0,55 3 1,2 commmman U, 569
. 0,88, 4,0 smmmmmmm 2 480 , 2400

, . Wl kg
8,338 , 2400 = BOOO

Cargas verticais

+

P = 5700 3 7000 4 2210 4 BUOL = 73410 kg

h = 1,00. b = o0 cn

l 2887<00 39

@ = s iaa

734XCG

e
8

e =50 -~ 39,2 =10,8 cm

+ oo Fq (h - 2e).x - Sn_ Fe[(h - 8)2—'eh -8

b - b

F =1II ;2{:3/14; (81,55 cme )

i



¥ - 32,4 , x - 4010 , x = 408000

. x = 65,7 cm

2Px
%%

I A e s —— o

b 4+ 20F (2x - h)

2 . 7341Q.7565,7

— e ey . - —— —-

55 ., 4280 4+ 30 .. 51,35 . 3L,4

9680000 _

236000 + <9600

-2 - = 36,5 kg/cm? tensBo no bet#o

Gy = _n&y (h - ax)= 15 . 96,8 (100 - b -~ 68,7) =~
x 60,7
= 8,52 . 22,5 = 186 kg/ an ' tensfio de tracgéo

.6”" = _g‘_o:b_' (x ~ a‘) = 8’52 (63’7 -0 =

x

-

= 506 kg/cm& - ' tensfio de compress#o

VERIFICAGAODO PILAR NA SCGAO AO NIVEL DO SOLO

momente (em relarBo & linha média da seccfio)

M =4 570G , 25 ~ 360 , I30C - I69Q , 1080 +

- L7500 , 50 ¢ 22I0 . & - I70 , 60

= ~ 382100  kg/cm2

/

Pdso do pilar até ao nfvel do terreno

0,30 . 0,56 .3 0,490
0,55 . 0,56 .1,2 0,560
1,00 ..0,55 . 8,8 4,840 , 2400

5,698 , 2400

11,600 X8
13,600



Carga vertical

P = 5700 4 57500 4 22I0 4 I3600 = 79060 79100 kg

h = I00 ecnm b=065em F, = IL g 7/8n (42,65)
el = _égffgg‘.{. = 48,6 cm
79100
73 - 5ey&'f b, Tl )i = ant Felih - a)&; eh+af]= 0
b b
5 z . T
% -b,I,x 41,000.42,0&.90,0.3{.}

- 1,655 . 42,60 . 8880 = U

% - 51, x 4 670 , x = 618000

x:ﬁl,zlm

PR e LIRS A AT

bx2 ¢ 2nF, (2x - h) bb ., 3745 4 30 , 42,65 , 22 4

960000 s = 2287000 _ 415 kg/cm2

206000 4 28700 234700

Trac~&o % = -9'.6:5_ (h -8 - y) = -E?-:.-ﬁz.:?.- = 33 .8

’
x 61,2

= 341 kg/cmz

Iv , 41,2

Compre ssho Gi,= SR (x - &l ) = -==-2--Z20. | 06,2
x 61 <
= 10,1 , 86,2 = 067 kg/cm



VERIFICACAU DA SAPATA E CHUMBADOUKUS

Momento aonfwvel do térreno

M = - 38<iUUU kg/em<

braso »b=1,30 m M=b» . 1T
nortanto,
P a SORIN0 . scuwu ke
1,30
M
9 4ao_ﬂ

TRSTTNTL  nv, TR NS
/ 435
_ﬁ,‘d_. —e IIW
* RN IS
T
5=t = B S LS50e portanto,
u,e 76,8.e
e = ..éﬁggg. = 83 mm
& . Y0 .8

’

Perfmetro de IL ¢ 7/8" =11 , 6,98 = 76,8 ocm
Entrando com nm coeficiente de seguranca ignal a 2 ,

vem a ancoragem,

e=1,60 m




TENSOES NO TERRENO

S p =135
By = B, = 2500,2,45,1 15.1,5b
= 9200 kg

R, = 2500.2,4.1,4.1,35

= 11,350 kg
2,4 .T,44 150,09
Pégo do macisso - === L +‘ 4 I - . 2,45,2400
Y _
= 15,800 kg
P3so da saparsa  I,30.0,8.0,24 0,206

0,3 . 1,8+0,84 1.0,55 0,276
2 0,482,2400 = 1100

Momento v |
4+ 5700 , 45 - 5600v.’1600 - 1650 , 1380 - 57500 , 104

+ 2210 . .70 - I70 . 900 ¢ II200 , 200 4 I3800 , 7,5

. Nota-s6 consideramos o péso pr6priovdo pilar
até 8,00 acima do solo,ou seja,

0,55.1,00,8,5,2400 =uI1,200 kg

‘Péso total até a Pundacho
P = 5700 4 b7H00 + 22I0+ II200 4 13800 $ IIOO

= 9L 500 kg

420000
e =

~



: " ‘ |

3,03
kg/cm<

2,72 (I.*+ 0,II5)
2,40
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