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ESTALGIO

CIMENTO -ARNA DO

Foi este estédgio realizado na Cémara Municipal
'do Porto, sendo confiada a direcgZo e disfribuigﬁo
dos trabalhos ao Exm¢ Sr. Eng. Jo8o Pessoa.

Ao Sr. Eng. Jo8o Pessoa aqui ficam os nossos
agradecimentos pelo amavel acolhimento que nos dis-

pensou.




ESTALAGIO

"D E
CIMENTO ARMADO

Para este Estdgio foi-nos distribufdo as pegas
de desenho do
PROJECTO DA PISCINA DO PALACIO DE CRISTAL PORTUENSE

Devo fazer notar que 4s pecas que nos foram pri-
mitivemente dadas, foram, posteriormente, juntadas outras
que, por ainda se encontrar em estudo este projecto,

ngo condiziam em absoluto com as primeiras.

" 0 nosso trabalho consiste no cdlculo de
Bancadas.

Torre de saltos.




BANCADAS

De inclinagZio definida por tg a = 40/76, com parte as—
sente no terreno, e outra superior a0os balnedrios; a extensfo
destes € dé 41,0 m, sendo de 8,0 m o comprimento do hall e, de
cada lado deste, 15 compartimentos de 1,1 m cada.

Pbstefiormente, um muro de suporte

As sobrecargas tomadas s8o relativamente elevadas, e,
como os degraus éﬁo feitos de bet8o, as cargas actuantes tornam-
bastante consideraveis. |

0 suporte da superestrutura, poderia ser constituido
por pérticos transversais, formados por pilar e viga prolongada
em consola, de facil célculo;'mas n8o fomos para esta sokugéo,
em vita do seguinte:

- sendo a viga apoiada no muro de suporte, este ficaria
sujeito a determinado impulso no coroamento, 0 que sempre vem
influir grandemente ne estabilidade do muro; alem disso, tornar-
se~ia necessdrio amarrar os ferros de forma a absorver a forga
de levantamento que se farié sentir neste apoio, pois qué 0 com-
primento da consola € sensivelmente igual ao vio da viga.

- se adoptassemos uﬁ espacgamnento de 3,30 m (3 compar-
timentos), os momentos distribuidos ﬁelo pilar e viga, em equi-
librio com o momento na consola, seriam bastante grandes, o que
equivale a considerar grandes secgUes para aqueles elementos;
mesmo recorrendo a armaduras duplas; dificil seria ocultar os
esquadros

Pelo que a estrutura resistente por nés escolhida
¢ formada por vigas transversais, espagadas de 1,lm, apoiadas
num muro e num pértico que se estende paralelamente équeie, com
o comprimento de 41,0 m e provido de duas juntas de dilatag8o nos
extremos do hall., |

O v8o das vigas seria 3,3 m, e os<pilares, encastrados
no solo, teriam 4,0 m de altura, excepto no hall, em que o v&o
das vigas € algo diferente. ‘

¥ claro que esta solugBio apresenta imediatamente um

contra: o pequeno espagamento. das vigas; mas n8o vimos incon-



veniente neste facto, pois que este trabalho € destinado a mos-
trar os nossos conhecimentos tedricos dentro da solugéio adoptada,
e, assim, destifuido de va16r prdtico.

O mesmo se poderd dizer quanto ao perfil do muro, que

levou a baixas tensBes para a alvenaria, como se verd

Limites de fadiga
Betdo: . A
compress8o simples - 40 kg/cm2

compress8o resultante de

flex8eimples ou composta 60 kg/cm?

Ago 1400 kg/om2



LAGE NA PASSAGEM

Continua sobre as vigas transversais |
Vdo: 1,lUun
Largura: 0,75 m

Cargas:
Sobrecarga: 0,75 x 500 = 375

Peso prdéprio:

0, 75%7x2400 = 130

-

total = 505 kg/m

Momento: em virtude do pequeno v&o to-

hamos M=gq 12 / 8 =505 x 1,12'/ 8 =

80 kg.m
Altura e armaduras:
Pafa Ry = 28 kg/cm2 e Rg = 1200 kg/cm2
h = 0,549 %5576j§3 = 5,7 cm
Ay = 0,166v80/0,75 x 0,75 = 1,3 cn>
6 g 174

LAGE SOB BANCADAS

Cargas:

Sobrecarga 500
Degraus p /m2 proj. horiz. 330

Lage " " n
0,7Tx 24OQ / 0,888 190

a/m® horiz. = 1020 kg

Componente normal & lage

1020 x 0,8882 == 820 kg/m

vEo: 1,10 m

Tomando M = q/12/8 = 820 x 1,102/ 8 = 120 kg.m



Para R} = 30 kg/cm® e R, = 1200 kg/cm?
h = 0,519 /120 = 5,6 cm
A, = 0,177 V120 = 1,94 cm?
79 1/4"

Evidentemente que para cumprir o Regulamento, se-
riamos obrigados a colocar mais ferros que os indicados pe-
lo cdlculo, isto €, teriamos de colocar 10 ferros em vez

dos 7 determinados.

Torna-se desnecessédrio a verificag8o ao esforgo

transverso.

VIGAS TRANSVERSAIS

Para eixo tomamos

20+ 85, =
L iad = 2,65

Espacamento: 1,10 m

Cargas por metro (projec¢Zo horizontal)

a) tramo
sobrecarga: 1,1x500 550
degraus e lage: 1,1x520 : 600
peso prdéprio: 0,30x0,20x2400 150

qQ =8+ D 5550 ¢+ 750 = 1300 kg/m

b) parte pendurada inclinada: mesme carga

e) » n horizontal

sobrecarga: 1,1x375 420

lage 1,1x130 14v

peso préprio: 0,20x0,10x2400 50



qg=8+Dp= 420 + 200 = 620 kg

d) parapeito ‘
. » qQ =p =150 kg

?9mgn@o em gonsideragﬁo as possiveis hipdteses de
carga, traga;gs num gréfico as envolventes dos momentos e
esforgos transversos, tendo-se verificado que: '

- quando se considera a sobrecarga actuando somente na
consola, a feacgéo no apoiodireito ¢ dirigida de cima para bai-
X0, com o valor de 630 kg, que facilmente seZo absorvidos pelo
prolongamento da lage

- 08 momentos positivos s&o muito pequenos

Largura b =20 cn

Altura e armadura: foram calculadas
para a secgéo sébre a viga.do pértico e secgfo em que a con-
sbia-ééixa de ser horiéontal, em quelés momentos sfo respec-
tivamente340 e 4850 kg.m; a variac8o destes dois elementos
foi feita dé& acbrdo com o diagrama dos momentos.
Para R! = 54 kg/cm? e Ky = 1400 kg/cm?

h = 0,339 ¥340/0,20 = 14 cm
H=14 + 2 = 16 cn

Ay = 0,240 V34070,20 x 0,20 = 2 cm?
4 g 3/8"
Para R{) = 68 kg/cml e R, = 1400 kg/cm2
h = 0,285 VZ§§676j§6 = 44
H=44 4+ 3 =47 cn
A, = 0,291 V/4850/0,20 x 0,20 = 9 cm?
44 3/8" « 5 @ 1/2"

Esforgo Transverso

Esforgos unitdrios naquelas duas secgé@es e ainda

-

no apoio direito






t = 770 / 20x0,85x14 = 3,3 kg/cm®
t = 3170 / 20x0,85x44 = 4,3 kg/cm@
t = 950 / 20 x 0,85 x 14,5 = 3,9 kg/cm?

N&o entrando com os ferros levantados, empregando

estribos @ 5/16" de dois ramos, o espagamento seré,dado»por

d = 2x0,49x1200 / 20x4,3 = 14 cm

PCORTICO

0 eixo da estrutura serd, como dissemos, constituf-
do por vigas de 3,30 m e pilares de 4,00, encastrédos no sb-
lo, excepto no hall, em que as.dimensﬁes das vigas serfio di-
ferentes. | |

| Ura, o cdlculo desta estrutura em todo o seu com-

- primento, com:as possiveis hipdteses de cargas, seria muito
trabalhoso e de pequenos resultados prdticos; assim, limita-
—-la-emos a um p8rtico de quatro tramos, supondo que os resul-
tados obtidos para o segundo tramo s#Ho perfeitamente aplica-

veis a todos os tramos intermédios

Cargas:

A reacgdo das vigas transversaié ¢ mdxima quaﬁdo
se encontra completamente éarregada; e como a reacg¢fio no ou-
rot apoio € muito pequeno, sygporemos toda a carga actuando
neste

permanente p = 150 + 200 + 750x4,95 = 4080 kg
- e substituindo o peso préprio por concentrado, diminuindo

0 seu valor

= 4080 + 520 = 4600 kg

o]
!

acidental

420 + 550x4,95 = 3150 kg



Momentos de indrcia

Partiremos da relag8o Iviga / Ipilar = 2

Empregaremos o método de Cross.

L

Coefecientes de distribuicéo

I/l
viga 200/3%,30 = 60,5 -- 60,5/85,5 = 0,71 né
pilar 100/4,00 = 25 -- 25,0/85,5 = 0,29 extremo

-— 60,5/146 = 0,415 né

— 25,0/146 = 0,17 intermédio

‘Momentos iniciais
Duas cargas concentradas colocadas aos tergos do

v&o

e 2 w2 =P, k L= }__g’
M, = P.ab?/1° + P.a?b/1% = ° /.2 (atPe a%p) =7

o
Mas, em vez de subsituir os valores de P na expres—
s8o anterior, vamos supdr que os momentos iniciais eram de

1000, correspondentes ao valor

2
P,z ge3 ' =
0™ 1,1x2,2< + 1,1¢x2,2l°°° 1360

e assim, para ume carga P os valores achados deverZo ser mul-

‘tiplicados por P/ Po = P / 1360

Momentos na s vigas consideradas

simplesmente apoiadas

l,1 x p = 4600 x 1,1 = 5060 kg.m

1,1 x q = 3150 x 1,1

3465 kg.m

X

- Em virtude da simetria, podemos fazer o estudo do

sistema, resolvendo-o unicamente para as duas hipéteses



-

Em qualquer secc¢8io, para qualquer hipdétese de car-

ga, os esforgos serfo fungfo dos valores achados para estas

[+]

12 tramo carregado
a) considerado de nds fixos
S L +180
+ 2 - 38
- ‘ hd ' —_—
7 PO -~ + 4
- 2 2 £ - 2 ﬁz
Py - 9 6 -
- /g: > l;’ - g + 3
: ;j; —116 + 24 - 9
(o) «1000 (o415} 128 Gyir) 38  (oars) A
o)
% 1000 (qw)g-;:: @) = a3 (CRT] 24 (X T
“lels |8 Bt 2o s * 5 - a2 N0z :
;‘;l I- bl I S 66 ileleel~ =g M- 4 \r}-l";e’
'? el by + 200 :0:: .+ 9 @ \\{ 3 "f*'+..'_;£ it
' S al - 7l T3 I I
*» 23 ol la)r 2 -
4 v 1123 -25
+ 3 ——
P - 367
+ ]
~3%2
: I
“+ !T !'} ] “ +

forga de fixagad.:
(382+ 191)/4 —(263+132)/4 + (57+29)/4 = (13+7)/4 + (4+2)/4 =
. = 62
, b) momentos devidos 4 forga de desvio, supondo-os

inicialmente de 100

- 57 - 43 - 38
T -2 = -74
L v —_
=y +t 3 v 2 - 4
= = Pl kS * ¢
- T3 - 34 -39
(0¥) - §f (0418) ~13 (o415) ~18  Gyip) =17
71 @[ 27 (o’\m),\_t_éf (Z:‘”"/ ’\.3‘( ("ﬂ;'l) =
: LAETY el = N AR ) NS | &
YU RelE <2 Af°FSE T efpesislte NI }{” ]""\*QJ
P T VIS S B T S ‘:H.* - g i Hicbes
- ot 41 )
+ = P )
5 o 7 153
138 .
R CR K E i A W T I NN
7':.? \',JO? Thel a4 Tlebdl SO R R




forga de'desvio‘correspondente a este

2‘x 161/4 + 2 x 188/4 + 178/4 = 264

Ou, para a forga real de desvio

>

sistema

forga de fixagfo

- 125/4 + 589/4 - 339/4 + T8/4 = 27/4 = 44

™

-13 -10 -9 .13
+I47| +12 122 +9 +20| *70 t22 | 413 +17
20 ~23 —2é -2 -20
E o sistema resolvido serd:
45 843 1130 -4 -3
365 |-365 +285|-55¢ ~ 371 #1373 4 35|12 +/3
v /37 <155 ¢ 7 -3o -~ /8
22 tramo carregado
a)considerado de nds fixos
-F2 5 + 158
?=1' =
-2 -2 o
- = + s 3 -8
4+ 4 ol Io : 4 + ]
- 20 » So ~ ]
4+ 29 ~ 68 ~ tg P
. 135 1 F02 + 238 :—Z.
+ 34 . 207 _ 104 % 37
©av -4y o) ~1e%0 [wis) 4251 @y - 32
il lmiole |2 ,fz; (X7 1000 [CXTC Y D] L 04 [CET)) R
AR 2 sl ds erprE 2 QrlseE s el
++++ "_4'"’,’__\;-2_,-/ N ’1’9_—- ”li 1’:9::-'—_/—3& 1*+\9
R P AR S B
iz + 20 b 1103
ez =4 “4os
-706
. " m ']
I3 - & I [
A + ) + t



b)momentos devidos 4 forga de desvio, supondo-os

inicialmente de 100, e convertidos para este valor

-2

"’! » + 12 +b -+ 3 - +3
+12 +15 14 15
~15 ~/6 ~15 /8 -8
& o sistema resolvido serd
-48 -732 147 -30
Ll -700 -992 #1412
+95 -279 +20 -7 rJdo
~-87 + 10/ 128 +/0 ~24
p.o

Multiplicando agora pelas relagles

4600/1%60 e 3150/1360

teremos os valores para as'cargas permaenente e acidental; n#o
08 escreveremos aqui, visto que num grédfico junto se traga-
ram as ordenadas correspondentes quer para os momentos, quer
para os esforgos transversos, assim como as envolyventes; de
notar € que para a carga permanente, € mais simples resolver
directamente o sistema, visto que, por simetria, o problems

simplifica-se muito.
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Secgles e armaduras

a) tramo intermédio

Momentos: l ,
- méx., positivo M= 3700 kg.m

. % negativo M = 7260 kg.m

Largura b = 30 cm

Alturas: | 2
meio tramo, para né = 48 kgscem” e

45 cm

g = 1200 h = 0,356 3700/0,30 = 40 H
apoio, para mesmas tensdes

h = 0,356 7260/0,30 =55 cm H = 60 cm

O aumento de secgd@io far-se-4 por meio de esquadros
com a inclinag8o 1:3, havendo portanto um aumento de altura

de 15 cm, partindo de 45 cm do eixo dos pilares

Armaduras:
meio tramo

Ay, = 0,267 3700/0,30 x 0,30 = 8,9 cm?
7 ¢ 1/2::
apoio

A, = 0,267 7260/0,30 x 0,30 = 12,4 cm?
10 ¢ 1/2"

b) tramos extremos

NMomento mdx. positivo M = 5250 kg.m
Poderiamos empregar a mesma altura dos tramos inter-
médios, visto que ainda estamos muito longe das mdximas ten-

sBes permitidas pelo Regulamento; no entanto, continuaremos
0 cdlculo com as tensBes anteriores
Adtura h = 0,356 5250/0,30 = 46 : H = 50 cm

armedura Az= 0,267 5250/0,30 X 0,30 = 11 cm?
9 y,’ 1/211



Esforgo Transverso

T = 8600 kg
apodio + = 8600/30x0,85x56 = 6 kg/cm2
limite esquadro  t = 8600/3%0x0,85x4Z = 8 kg/cm2
meio vEo t = 800/0,85x42 =1 kg/cm2

Baixando pares de @ 1/2" espagados de 25 cm, 0 es-
forgo absorvido serd

2x2x1,27 x 1200 £ 30 x 25 = 5,65 kg/cm?

A absorver por estribos
8 - 5,65 = 2,35 kg/cm®
Empregando estribos @ 1/4" de dois ramos, o espaga—

mento seré
d= 2x0,32x 1200 / 30 x 2,35 =

10 cm



¢c) pilares
Solicitag8o mdxima:
.. esforgo transverso 18000 kg

da viga transversal que des-

carrega no tbépo do pilar __ZZEQ_Eg

P = 25750 kg
Momento M = 965 kg.nm
exbentricidade

M/ P = 96500 / 25800 = 3,74 cm

Arbitrendo uma secg¢fo 30x40 cm, armada com
10 2 1/2", visto estarmos num caso de compressfio excentrica,

sendo o momento de indrcia
T = 30x40%/12 + 15%12,67x16% = 199000 cm’

e a secclio ficticia

S = 30x40 + 15x12,67 = 1390 cm?

a tensfio mdxima serd

P/S + My/1I =

= 25800/1390 + 96500x20 / 199000 = 28,3 kg/cm?

Fundagles
 Solicitag¢8o mdxima
Carga axial - 25800 kg
Momento . 485 kg.m
Para sapatas isoladés de 100x120 cm, supondo de
2200 kg o peso das terras, a pressfio na base seria

I/v = bh2/6 = 100x1202 / 6 = 240000 cm’
S = 100 x 120 = 12000 cm?

P = 28000 / 1200 + 48500 / 240000 =
= 2,54 kg/cm?

¥ claro que estamos a fazer este cdlculo desconhe-



nhecendo a natureza do terreno; partimos da hipdtese que nos
encontramos em presencga dum terreno médio, compativel com
aquele valdr da press@o unitdria. Desprezamos, como se viu,

a componente horizontal da reacgfio, em vista da sua pequena

o

. grandeza.

Admitindo uma reacgfio média de 2,50 kg/cmz,'o momen-

to mdximo serd
M = 2,50x100x120%/4 - 28000/2 X 40/4 =

= 760000 kg.cm .

Para R = 30 kg/om? e Ry = 1200 kg/cm?

- h = 0,52V760000/100 = 45 cm H =55 cm

A, = 0,177/760000/100 = 14,2 cu’

8 w S/SH
No sentido normal

M = 2,5x120x100%/4 - 28000/2 x 40/4 =
= 645000 kg.cm ’

N < S > B = 0,61
Yy / b~ 645000 / 12V 615
Para K} = 25 kg/bm? e R, = 1200 kg/cm2
A, = 0,150v645000,120 x 1,20 = 13,2 cm?®

7 ¥ 5/8"

Esforg¢o Transverso

I = 250 (L/2 - 1/2) = 250 x 40 = 10000 kg

Ty = 300 x 35 = 10500 kg

Para uma largura correspondente 4 linha neutra, os
esforgos unitédrios s#o respectivamente:

t) = 10000 / 83%0,85x45 = 3,15 kg/cm®

tp = 10500 / 66%0,85x45 = 4,15 kg/cm?



*
T
Z_L AA é Z\ N







:
i
5
”
r
4
|
[}
|
;
1_‘1
|

4
T —

£ o
'S B & s e 1 A - N SR A S G -t
L] [ M /Mﬂ/{‘: NV AR S
B A A Rl LA
- \ ‘ 1 1

Ll L Vi
a(\ ‘ 1 ' [ '}¢'," RS X p——"
- . 3972 L 1] 2972 ‘A i
;?%\4 n/'5¢ L - - -1 ’ 3 W ]
§olell— 47 % B . : Wu "
045

r
50/, 584
L___ N | g D s A= l

"
M- 040 -1

/5 /
5? /% Shibes f/t" “4.“‘,‘_, de 0.i0 »y

N Gk $5% 0 v |
Colle P AR

X
>
-

-~

e ¥

E P ﬁw,‘;\_‘ Tp 2

L m— / A

\\\ N v/ \\\ xA
— 297 \
aal R e =ik i

=31 |
’




E entfo necessdrio o c4lculo da armadura contra os

esforgos de escorregamento

Esforgo Transverso resultante:

T = ¥10000% + 10500% = 14500 kg

U >

4

Empfégando estribos ¥ 1/4" de dois ramos em fiadas
espagadas de 12 cm, a secg8o de cada fiada seraf
A, = 14500x12 / 1200x0,85x45 = 3,80
3,80 / 0,64 = 7
o que d4 uma distfnecia de 15 cm entre cada estribo

No contorno a sapata terd umza altura de 15 cm

MURO DE SUPORTE

Sobrecarga no terrapleno 1000 kg/m2

- No coroamento do muro apoiam as vigas transversais; mas,
sendo muito pequena a intensidade da reacc¢fio, nfo entraremos com

ela na verificagfio da estabilidade

Céracteristicas do muro

Altura 5,70 m
largura do coroamento 1,40 m
largura da base | ' 2,50 m
densidade da alvenaria 2500 kg/m3

Paramento exterior vertical
Paramento interior com um

jorramento de (250 - 140) / 570 zi/5

Caracteristicas das terras
Como desconhecemos a natureza do terreno, para esta
verificagfo tomamos valores gue aparecem frequentemente nos
exemplos de cdlculos de muros de suporte
fingulo de talude natural 35¢
peso especIfico das terras 1800 kg/m3
déclive do $errapleno tg a = 4QX76



A determinag8io dos impulsos foi feita pela teoria de
iRankine; verificaram-se tres juntas equidistantes, sendo os

impulsos parciais obtidos directamente do trapézio dos impulsos

e . >

Ne Peso da fiada Impulsos .
- (determinado no trapézio
b + b (babt) /2 a+ a' (a+a') /2
4,64 5700 7,70 6900
3,92 4900 4,91 4400
3,18 4000 2,11 1900
=14600 =13200

14600 x 1,9 = 27800 kg 13200 x 1,9 = 25000 kg
' 0s valores (b+b'J72 e (a+a')/2 serviram para 6vtraga_
do do dinfmico; multiplicados por 1,9 (eltura de cada fiada),

dariam o peso e impulso em cada fiada.
A composigdo das'forgas mostrou que a resultante, na

base, cai fora do tergo central, mas de muito pequeno valbr.

No "ig | ° |tea | ®m 6}/h°
1| 10500 2,5 | 0,23 | 0,59 0,04
2 | 24000 25 | 0,3 1,12 0,8
5 | 47000 50,5 | 0,34 | 1,88 | 2,27

Assim, na base encontramos uma tensfio de tracgHo de
0,39 kg/cm2; desprezandoa parte submetida 4 trac¢Ho, encontramos

uma compresséo méxima de

2%47000 / (4,15x250/4,54) =
= 4,25 kg/cm?

Rmax =2 P/S






TORRE DE SALTOS

Como jé4 tivemos ocasifio de dizer, este projecto encon-
trava-se ainda em estudo quando nos foram distribuidas as pe-

cas de desenho; e assim, no Plano de urbanizag8o, onde fora

o

elaborado, fomos informados que a tdrre de saltos que figura-
va na presente ocasifio, n&8o era a que se tencionava adoptar.
km vista disto, limitar-nos-emos a algumas conside-

ragBes sobre esta tdrre de saltos.

0Os elementos resistentes s8o0 constituidos por tres
pares de pilares, sendo dois de sécgéo rectangular, é o ter-
ceiro, entre aqueles, de scg¢8o cilindrica.

0 primeirq par, de grande secgédo, suporta lancos de
escadas, uns interiores e outros exteriores, dando acesso ds
pranchas; suportados por estes pilares e ainda pelos cilindri-
cos, ha patamares que fazem a comunicagfo entre aqueles lan-
¢os de escadas.

Finalmente, o terceiro par suporta uma lage de betdo,

- nas extremidades da qual existem duas pranchas.

As pranchas sfo de madeira, incluindo a superior, de
largura excessiva -2,00 metros- e a uma altura de 10 metros do
do nivel das dguas, que deve estar um pouco desproporcionada re-
lativamente ds dimensGes do tanque, que sZo as mfnimas regulamen-—
tafes; esta prancha, de maior interesse para a verificacgéo de »
estabilidade do conjunto, apoia no par de pilares cilindricos,
no par de pilares de grande secg¢8o, e ainda se encontra atiraﬁé
tada para o vértice deste dltimo par. < ‘

Posto isto, podemos ver as condig¢les de funcionamento

destas tres ordens de pilares.



a) Par posterior;ae pilares

DimensBes do projecto:
altura 12 m

-gecgles
e : no vertice  20x70 cm

na base 40x190 cm

Paces internas e anteriores em planos horizontais

Cargas
Admitindo uma sobrecarga uniforme de 250 kg/cmz, as

'cargas das diferentes pegas, incluindo o peso préprio seriam:

Patamares posteriores 1350 kg

" anteriores 1500 kg
Langos de escadas

externos 510 kg

internos 750 kg
Peso dum pilar 13000 kg

As solicitacgOes a que cada pilar estardo sujeitos,
no que diz respeito a forgas actuando dentro da prdépria secg8o,

serfo:

Patamares posteriores

4 x 2229 =_ 2600

Patamares anteriores

1500

3 X e———— = 1200

Escadas
4 x 510 + -g- 750 = 3200
Peso do pilar , = 13000

% 20000 kg



estas forgas verticais s@o excentricas em relag8o ao
centro de gravidace da base mas, exceptuando as cargas nos pata-
mares posteriore;; essa excentricidade tem pequena influencia
no cdlculo das tensOes, quer pelo seu pequeno valor ( peso pré-
prio ), quer pelas condigles de amarragéo entre os pilares.

Se‘éﬁstrairmos da ligacg8o entre estes pilares e o0s
cilfndricos, isto €, se supuzermos que podem flectir livremente
no sentido da maior dimensfo, teremos de considerar na base 0s
momentos provocados pelas cargas nos patamares posteriores e
prancha superior
Momentos devidos & cargas nos patamares

Tomando como brago a distancia entre o meio destes

pateamares 4 fibra média, a soma dos momentos na base serfo:
700 x 1,00 + 700 x 1,10 + 700 x 1,20 + 700 x 1,30

M = 3200 kg.m

Momentos devidos & cargas na prancha su-
perior
Sendo esta prancha de madeira, ela serd simplesmente
apoiada nos pilares cilindricos, nos pilares posteriores e ain-
da stirentade ao vértice destes; entfo, podemos supo-la fun-

cionando com o sistema indicado no esquema, em gque as cargas,

arbitradas por excesso, j4 incluem o peso prdéprio.

1000 kﬂ

Aocg 3.20
4.30 4,60

6.00

Este sistema podia ser resolvido por gqualquer método,
mas como, para o nosso fim, basta-nos uma aproximagfo.

ve ndo existisse o tirante, a reacg¢f@io vertical no apoio



A seria : :
1150V kg

vra o tirante tem por efeito diminuir esta reacgdo;
e, sendo pequeno o angglo da direcg8o do tirante com a pecga,
conclufmos que essa diminuig¢8o € pequena ; mas, visto que quanto
maior f8r a tracgfo no tirante, tanto msior serd o momento a
que ficard submetido os pilares, suporemos que essa reacgfo se

reduz a
7000 kg

o que sem ddvida € excessivo.
Assim, o problema € determinado estaticamente, e o

resultado serd:

' 1000 KS

[y, o0 /et +

4300!7

Fo00 Kg

As componentes horizontais da tracg¢@io nos tirantes,
nas duas articulacgles, darZo origem a um momento, da direita para
a esquerda, e, por conseguinte, opondo-se ao anterior, e cujo

valor, para cadas pilar, serd

St = 1,8 = 4050 kg.m ~

pois que cada tirante suporta metade da tracgZo calculada e o
brago do bin&rio formada por aquelas componentes horizontais €
igual a 1,80 m.

Como este momento € maior que o antecedente , deveria-
mos calcular os momentos produzidos pelos patamares posteriores,
quando descarregados.

Mas se determinarmos agora as tens®es na secgfo da

base, vemos qufio pequenos s8o os seus valores:

Tomando com axial a carga de 20 T , a compressgo uni-



forme serd:

e a tensfo mdxima produzida por aguele momento :

., Bstas tensBes sfo de facto muito pequenas, mas um c4l-

culo mais conscencioso nfio as eleverd apreciavelmente.
Ainda teriamos de considerar a grande esbeltez destes
pilares que, se tomarmos uma secgfio média de 0,3v m, é

1200 10
30

se ﬂao existisse um perfeito travamento entre~esteé pilares, pe-
los lancos de escadas interiores, suficiente, sem ddvida alguma,
para evitar a flexHo por encurvadura.

Assim podemos concluir que nos encontramos muito lon-
ge das tensBes de segurahga geralmente admitidas neste género de
construgaés; )

Evidentemente que, sendo constante o momento de 4050 kg.m
ao longo da pega, a secgio ﬁais esforgada seria a imediatamente '

inferior 4 prancha, mas mesmo af, a tensZo nfo atinge mais de

+

15 kg/cm2

b) Par de pilares cilindricos
Dimensdes do projecto
Altura 10 m

Difmetro 0,3u m

As cargas actuantes sfo das duas pranchas superiores,
dos patamares anteriores e peso préprib. o
Da mesma forma, a esbeltez deste pilares & grande:
100 . 33,3
30
o que, entrando com os coefecientes de redug8o do Reg. devBetao

Armado, dave uma carga de seguranga admigsivel de 10 kg/cm2



Mas como estes pilares se encontram travados aos ante-
riores e entre si pélos patamares, e ainda, possivelmente, se
reforgariam esséé travagles, poderiamos tomar ﬁma carga de se=-
guranca mais elevada.

~ Se admitirmos que as pranchas carregam axialmente com
um total de 4;S”T,>e sendo o peso de cada pilar de 1700 kg, a
compressfio unitdria seria

6200 2
——— = 9 keg/cm
710 &/

supondo a secg@io sé de bet&o; por conseguinte disporiamos ainda

de uma certa margem, mesmo ndo atendendo &s travagles

¢) Par de pilares anteriores

Dimens3es do projecto

altura 2 m
secgﬁes
inferior 25x25 cn
superior 50x25 cm

Este aumento de secg8o da base para o vértice, € possi-
velmente destinado a dar um apoio directo & lage que se sobreple;
no entanto, parece-nos que um entablamento faria o mesmo'papel,

e ao mesmo tempo a pega ficaria com um aspecto menos pesado.

rYor aquilo gue se disse, concluimos que, a respeitar
o projecto nas suas linhas gerais, teriamos de recorrer 4 cons-
trug@o de pegas Ocas, para atingirmos as possibilidades de resis-
tencia do bet8o armado; dificilmente poderiamos mbdificar as
dimens3es arbitradas, em escala éuficiente, visto que as dimen-

sBes adoptadas ‘est@io de acdrdo com os fins a que se destinam.
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