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RESUMDO

S3o apresentados neste trabalho: os dados necessarios para o
cdlculo de pontes de madeira usando postes tratados de Eucalipto Citrio
dora solidarizados por anéis metalicos, bem como trés projetos comple -
tos de pontes de madeira seguindo a concepgao estrutural apresentada por
Hellmelster.

Os projetos sao apresentades de forma didatica, em um texto
técnico que poderid ser usado por engenheiros e estudantes de Engenharia
familiarizando-os com as pontes de madeira e seu dimensionamento.



ABSTRACT

In the work are presented: the necessary data for the calcu-
lation of timber bridges, using post of treated Eucalyptus Citriodora
connected by stell split rings, as well as three complete projects of
timber bridges folowing the structural conception presented by Hellmeis
ter.

The projects are presented in didatic form, on a technical
text that can be used by engineers and engineering students to familiar

ize themselves whit timber bridges and their calculations.



PARTE I - SOLICITACOES NAS PONTES DE MADEIRA

SUMARIO pag.

1. = INTRODUGAD. c ittt ittt ittt st tentsaaaaaaannanananns 1-01
A S & = oo o T o J 1-01

1.2 - Generalidades...ue i it ineneonensonnnonnonnns 1-02

2. - SOLICITACOES NAS PONTES DE MADEIRA.....uvvtiiennnneannnnn 1-12
2 R o o T o 1 T 1-12

2.2 - Carga Permanente......ovirinrnrnnenrnnnrnsrvearnnaes 1-13

2.3 = £aTga MOVE L. sttt ettt e et e e 1-15

2.4 - Impacto Vertical...vvvivriririinrernnnenosnennnnnnss 1-18

2.5 - Impacto Lateral.. ... ittt iinannennnns 1-19

2.6 - Forca Longitudinal. ... .. ivinnrnrnnennnenensnnnns 1-20

2.7 - Forga CentrIflga. e e eneneneneenennnnnnnnnnns 1-20

2.8 = Vento. ittt i i i i ettt e e 1-21

2.9 - Esforcos No GUarda-CorPo. e eeeseereenesnecennnnnnnns 1-24
2.10- Esforcos Nno Guarda-Rodas - «eeseroraenveraonesonnnss 1-24

3. - DADOS PARA ANTE-PROJETO DE PONTES RODOVIARIAS............ 1-25
3.1 = INtrodUCRO. e s on e enseoeeecsasensasaasanassssnsannas 1-25

3.2 - Carga Permanente.....c.oeiiieinneeneenssnsnnnasasanss 1-25

3.3 - Carga Acidental. ... viiiiiiiiienennanoasoansannnas 1-26

4. -~ TABELAS E FORMULARIOS UTEIS AQ CALCULO DE PONTES......... 1-33
4.1 - Caracteristicas Geométricas de Seg¢des Planas....... 1-33

4.2 - Diagramas e Formulas para o Calculo de Vigas....... 1-36



PARTE II - PONTE EM VIGA SIMPLESMENTE APOIADA

SUMARTIO pag.
1. = INTRODUGAGD. c vt ittt ansnseeasatoeeotoensnaasnsssensaannas 2-01
1.1 - Caracteristicas da Ponte............ e 2-01
1.2 - Esquemas EBStatiCoS . it iiiininennronnnssssannnns 2-02
2. = ANTE PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA SIMPLESMEN-
TE APOIADA COM OITO METROS DE VAO LIVRE - CLASSE 36..... 2-04
2.1 - CarregamentoS.ae et eeesaeaonssnnssnaaansasasssaasns 2-04
2.2 - AViga Principal.. ..ttt snenrncenaananans 2-05
2.3 = 0 TabUleiro.cu et ittt tseensasasessasansnnnnass 2-11
3. - PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA SIMPLESMENTE
APOIADA COM OITO METROS DE VAO LIVRE - CLASSE 36........ 2-16
3.1 - INtrOQUGCEAD .t vt e onennuenaeeeanannsscassnenssssnnnns 2-16
3.2 - 0O Tabuledro. e ittt iiiiniiiniianrsereesonnsnnnnnnn 2-17
3.3 = 0 GUATda-CorP0. et ettt enssnssanssnssnssssssssns 2-61
3.4 - 0 Guarda-Rodas. .. viiiineinniesnronssnsrosenvennaas 2-72
3.5 - LigacOes do Tabuleiro e do Guarda-Corpo........... 2-73
3.6 - AViga Principal...ieiii ittt ennonnanennnns 2-85
3.7 - Verificac8o do Peso PrOpPrio.....eieeriuinnnnneeenns 2-102
3.8 - Detalhamento da Ponte. .. vie ittt ennanannnns 2-103
3.9 - Consideracoes Finais............................;. 2-111
4. - COMPARACAO ENTRE AS PONTES CLASSE 36, 24 e 12........... 2-116
4.1 - Ante-Projeto para Ponte Classe 24......... 00000 2-116
4.2 - Ante-Projeto para Ponte Classe 1Z.......0000cuonn. 2-122

4.3 = CONCIUSOES et vvsnnesenneeenenssnessasnssassnenssnnas 2-128



PARTE III - PONTE EM VIGA CONTINUA

SUMARTIO =

pag.

1. - INTRODUGAO. . vt i ittt e i it ensenaaeassasesonsnsnassannasas 3-01
1.1 - Caracteristicas da PoORte.....eevueneeeatinsnssaanns 3-01

1.2 - Esquemas EStaAtiCOS.ueunnncneennssssnaaaanaaannnnnss 3-02

2. - ANTE-PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA CONTINUA DE

TRES TRAMOS - CLASSE 360. ..t etiiineirannennanaaaassasanans 3-04
2.1 - CarregamentoS . s eeroeencesetonsssssaesanssnsncsananss 3-04
2.2 = AViga Principal. ..ttt eieerensancaaneaasnans 3-05
2.3 - 0 Tabulelro. s e eereasreeeeenstsseasasanasaannnss 3-11
2.4 - 0s Pllares INteTNOS. cv v rvveranencaatstasaasssranss 3-15

3. - PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA CONTINUA DE TRES
TRAMOS; TRAMO CENTRAL DE OITO METROS E TRAMOS LATERAIS DE

SEIS METROS = CLASSE 30 ... ciiiin it nsosnasscanss 3-19
3.1 = TIETORAUCEC . v et eneee e ane e ee e e eaneanneannes 3-19
3.2 = 0 TabULELITO s ettt eiesesnssnssveseonsnsoeaaaaneasansns 3-19
3.3 - 0 Guarda-CorPO.ee e s errenssrroretnentoassaannasanas 3-19
3.4 - 0 Guarda-Rodas. . cvii ittt intriitnrtorrraaaaananananas 3-19
3.5 - Ligacoes do Tabuleiro e do Guarda-Corpo............ 3-19
3.6 - AViga Principal......ciiiiiiiiniiienrnsnnnecacnnns 3-21
3.7 - Os Pilares INTETNOS. ... vt marenrnrontnnanacesatnn 3-58
3.8 - Verificacdo do Peso PrOpriO....ceeeeeeennnaannnrasas 3-61
3.6 - Detalhamento da Ponte.....iiiiiinirerieinoerecaenas 3-63
3.10 - Consideracotes Finais...oviur i iinennaaneannnass 3-72
4. - COMPARACAQO ENTRE AS PONTES CLASSE 36, 24 € 12, v ennnns 3-76
4.1 - Ante-Projeto para Ponte Classe Z4........... ERERRRR 3-76
4.2 - Ante-Projeto para Ponte Classe 12........0000tnnnnn 3-84

4.3 = CONCLUSODES e vt st s tasnsessosenoennsesasaasaannnnsasees 3-91



PARTE 1V - PONTE COM ESTRUTURA PRINCIPAL EM PORTICO

SUMARTIO pag.

L. = INTRODUGAD. i ittt ittt i it s s snsenssannanaannanans 4-01
1.1 - CaracterIsticas da PONTE..u.uuuinssneninseeennsnnanns 4-01

1.2 ~ Esquemas EStaticoS.icuiereennnineneeeaeacnananannnns 4-02

2. - ANTE-PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA COM ESTRUTURA PRIN -
CIPAL EM PORTICO COM VINTE METROS DE VAO LIVRE - CLASSE 36 4-04

2.1 - CarregamentoS .. ittt ittt ettt ot anens 4-04
2.2 - A Estrutura Principal..... ..ttt iiiiniiinrnnnnns 4-05
2.3 = 0 Tabuleiro.. e e it ieisetnennenansnannsnsnsasanss 4-16

3. - PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA COM ESTRUTURA PRINCIPAL

EM PORTICO COM VINTE METROS DE VAO LIVRE - CLASSE 36..... 4-21
3.1 - INtroduCa0. vt ittt ittt e 4-21
3.2 = O TabUuleloro. .ttt neennnonnssnesnsssasannnss 4-21
3.3 = 0 GUATAA-COT D0t vt ts vttt s teesnnsonasasanannsssnsans 4-21
3.4 - O Guarda-RodasS .. ceu ittt ittt ittt ii e 4-21
3.5 - Ligacoes do Tabuleiro e do Guarda-Corpo............ 4-21
3.6 - A Estrutura Principal....c.iiiiiiiiiiiiiiiiinannne 4-23
3.7 - Verificac8o do Peso Proprio...c i iiennnnnnas 4-71
3.8 - Detalhamento da Ponte......oiuiiiiininrensninonnnnnns 4-73
3.9 - Consideracoes FinaiS...eeeererosearaneronsnnsnnsnns 4-82
4. - COMPARACAO ENTRE AS PONTES CLASSE 36, 24 e 12.....000on.. 4-87
4.1 - Ante-Projeto para Ponte Classe Z24.... vt vvnnnvenns 4-87
4.2 - Ante-Projeto para Ponte Classe 1Z......0iviienvvenn 4-95

b3 — CONCIUSOES et e s vttt e s esseasneeesessssasnnssnsssenans 4-103



CONTRIBUICAO AO ESTUDO DAS PONTES DE MADEIRA

PARTE 1
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1 - INTRODUCEO

1.1 - HISTORICO

AS primitivas pontes s3o obras da prdpria natureza. O tronco
caido, o arco formado pela erosao e © galho de arvore cruzando o ria-
cho (equivalentes naturais a ponte em viga, em arco e pénsil) s3ao exem
plos disto. Antes da descoberta dos metais (5,000 A.C.), imitando a na
tureza, ¢ homem havia aprendido a construir pontes em viga, jogando
troncos de arvore ligando as margens do rio, e pontes suspensas, repre
sentadas por uma corda sustentando uma cesta na gqual o passageiro era
transportado {(10, 128)}%

As pontes de madeira tem acompanhado o homem em toda & sua
hist8ria. Principalmente no inIcio do desenvolvimento de cada regiao,
a solucdo mais pratica na construgao das pontes consistiu sempre na
utilizag@o da madeira {(15, 18)}. A primeira ponte romana, feita de
madeira, foi a "Ponte das Estacas", sobre o rio Tibre, construida em
621 A.C.. Cesar deixou a descrigao detalhada de sua famosa ponte de ma
deira sobre o Reno (55 A.C.). Tornou-se histdrica a "Ponte de Trajano",
uma série de arcos de madeira sobre bases de pedra, sobre o Danubio,
ne Hungria (104 A.C.) {(10, 128/129); (24, 38/39)}.

Em Lucerna, na Sulca, ainda existe um famosc par de pontes
medievais de madeira; a "Ponte da Capela" (1333} e a "Ponte da  Danga
da Morte" (1408), ambas cobertas, apresentando a primeira solucgao de
protegdc da ponte contra a acao deteriorante das intempdries {(10,129)
(15,18); (24, 68)}.

As pontes de Lucerna serviram de inspirac@o para dois carpin
teiros, os irmZos Grubenmann, aos guals se deve, entre outras a "Ponte
Schaffhausen", sobre o Reno (1756-58); a "Ponte de Reichenau", também
sobre o Reno (1756-57) e a "Ponte sobre o Limmat”, em Wettingen (1764-
66) {(10, 130); (15, 19)¢ (24, 112)}; Nos Estados Unidos da América,
a primeira ponte de madeira fol a "Ponte de Enoch Hale", sobre o rioc
Connecticut, em Bellows Falls, Vermont (1758). Timoth Palmer, foi um
dos primeiros a proteger as pontes de madeira com cobertura, "Ponte
permanente de Filad&lfia" (1804-06) {(10, 130); (14, 20)}.

* 0s pimeros entre chaves {(al, bl/cl);...;(an, bn/en)} representam a
eitagdo bibliografica, onde ai representa ¢ texto, bi/ei representam
as paginas tnicial e final do trecho do referidc texto, uando apare-

cer apenas um numero {(ail)l}, representa o texto.
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No Brasil a maioria das pontes de madeira, construidas por
carpinteiros, sem nenhum c@lculo estrutural, sao geralmente muito pre-
carias. Poucas pontes de madeira podem ser citadas como obra de enge -
nharia: a "Ponte de madeira sobre o rio Tamanduatehy” (1506), a "Ponte
provisdria de madeira na rodovia Cambaratiba-Borborema"(1975) e a "Pon
te Pé&nsil de Madeira", sobre o rio Tiéte, em Sao Miguel Paulista
(1977) . Nestas duas ﬁltimas, de autoria de Hellmeister e outros, foram
utilizados os conceitos basicos e atuals gue serao considerados neste
trabalho,

1.2 - GENERALIDADES

Na primeira parte deste trabalho serao estudados e forneci -
dos os dados para o cadlcule de pontes de madeira, de forma genérica.

Nas outras partes serzo apresentados projetos de pontes rodo
vidrias de madeira constituidas por postes tratados de Eucalipto citri
odora, solidarizados por anis metdlicos.

Por isso & desejavel que se tenha um perfeito conhecimento
dos materiais que serzo usados: os postes tratados de Eucalipto citrio

dora e os anéis metilicos,

a) Postes Tratados de Eucalipto Citriodora

O Eucalipto citriodora, origindrio da Australia, tem sido
introduzido no Brasil desde 1850, & partir de 1903, tem sido largamen-
te cultivado em Areas de florestamento e de reflorestamento, devido ac
fato de possuir excelentes caracteristicas fisicas, mecanicas e cres-—
cimento muito rapido, mesmo em terras consideradas pobres para a agri-
cultura convé&ncional {(15, 31/32)}.

O Eucalipto citriodora pode atingir guarenta e cinco metros
de altura, sendo comuns postes retilineos com mais de vinte metros de
comprimento { (15, 32)}. Entretanto os postes tratados de Eucalipto ci-
triodora sio encontrados, no comé@rcio, até os vinte e tres metros de
comprimento, por ser esse O comprimento disponlvel das auto-~claves pa-
ra tratamento Sob®e pressao.

A tabela 1-01 e a figura 1-02, fornecem as dimensbes dos pos
tes tratados de Eucalipto citriodora encontrados no comércio {(15, 37/
38) }.

& conicidade natural do postes (c), definida por: c=(D-4)/L, -~
gira em torno de ¢ = 1 c¢m/m. Dessa forma Os postes de comprimento in-
termedidrio aos fornecidos pela tabela 1-01, tem suas dimensoes defini

das por: . {(15, 38)}
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Tab, 1-0l - Dimensdes Comerciais de Postes Tratados de Eucalipto

Citriodora.

Conprimento Tivo Didmetro - Lase. ‘Diémetro—Topo Peso
(m) (cr) ' {em) (Xg)
7 XL 15,5 8,5 26
L 16,5 11,5 1323

pd 21,5 14,5 i1cl

= 24,5 17,5 | 259

8 XL 16,5 8,5 163
L 19,5 11,5 164

M 22,5 14,5 221

P 25,5 17,5 311

9 XL 17,5 8,5 132
. 20,5 11,5 157

M. 23,5 14,5 276

P 26,5 - 17,5 368

10 XL 18,5 - 8,5 159
L 21,5 - 11,5 234

M 24,5 14,5 323

? 27,5 17,5 423

11 XL 13,5 8,5 189
L 22,5 11,5 274

2 25,5 - 14,5 376

r 28,5 17:5 4c 4

12 L 23,5 11,5 318
PA] 26,5 14,5 4322

P 29,5 17,5 564

XP 32,5 20,5 714

13 L 24,5 11,5 3€86
M 27,5 14,5 493

- D 30,5 17,5 639
X 33,5 20,5 04

14 L 25,57 11,5 418
i 23,5 14,5 558

P 31,5 17,5 716

XD 34,5 20,5 5090

15 : 29,5 14,5 628
» 32,5 17,5 804

%P 33,5 20,5 1002

18 M 30,5 14,5 703
D 33,5 17,5 ‘885

XP 38,5 20,5 1119

17 M 21,5 14,5 723
© 24,5 17,5 991

XD 37,5 20,5 1224

18 1% 32,5 14,5 868
> 35,5 17,5 103

hee 35,5 20,5 1343

19 M 33,5 14,5 $59
= 35,5 17,5 1201

X2 35,5 26,5 1471

20 i 34,5 14,5 1533
i 37,5 17,5 1315

XP 465 20,5 1604
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lef 1
®

FIG. |-01

Postes do tipo Extra Leve (XL)
d= 8,5 cm D= §,5+ L
Postes do tipo Leve (L)
& = 11,5 cm b=11,5 + L
Postes do tipo M&dio (M)
d = 14,5 cm D=14,5% L
Postes do tipo Pesade (P)
4d=17,5¢cm D=17,5+L
Postes do tipo Extra Pesado (XP)

d=20,5cm D= 20,5+L

Sendo:
é& = diametro no topo do poste (cm)
D = di3metro na base do poste {cm)
L, = comprimento do poste (m )

b) Anéis Metilicos

Os estudos dos anéis metdlicos para ligagdo de pegas estrutu
rais de madeira vem sendo conduzidos por - Hellmeister deésde 1971. Os
anéis metdlicos sao apresentados em toda literatura internacional,mas
somente agora estdo sendo conhecidos e empregados no Brasil {(15,54)}.

Anéis partidos ﬁsplit rings" s3o0 indicados pelo "American
Tnstitute of Timber Construction” nas dimensoes de 2 1/2 e 4 polegadas
de difmetro. Tem fabricagio esmerada e sdo protegidos por inlmeras ﬁé
tentes {(4, 5-20/5-23), (15, 54)}.

Nio desejando importar nem fabricar esses anéis, Hellmeister
decidiu-se pela utilizagdo de ané&is simples, cortados de canos galvani
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zados, com capacidade de carga definida por equagao tedrica e ampla
experimentagdo realizada no Laboratdrio de Madeiras e de Estruturas de
Madeira {(LaMEM) {(7); (15,53); (26)}.

As expressoes encontradas por Hellmeister para a capacidade

de carga dos anéis sdo: {(15, 56}}

<> 2
¢ Banel = —% | e Panel = h .b. 0O
= 1 4 2 . €

1B
—5—

Al

Sendo:

Panel = carga admissivel de um anel

. FI6.1-03 |
o) = didmetro interno do anel
T = tensao admissivel de cisalhamento da madeira
h = altura do anel encravada na madeira
Ec = tensdo admissivel de compressdo paralela da ma-

deira

A necessidade de vigas econfmicas, de comportamento satisfa-
- tério e elevada rigidez, levou Hellmeister ao estudo de vigas compos-
tas por postes de Eucalipto citriodora, com compensacao de seus didme-
tros e solidarizac8o por andis metdlicos {(15, 43/52) }.

Os estudos de Hellmeister levaram—no a pfonor dois tipos de

vigas, a viga bicircular (fig. 1- 04) constituida por dois postes e a

viga guadricircular (flgura 1-06) .constituida por quatro postes {( 15'

43/52)}

Embora previstas para grandes cargas, ja tem sido usadas em

projeto e construgao aos pares, constituindo a viga bicircular dupla
(figura 1-05) e guadricircular dupla (figura 1-07).

Fuing L) T ' K|
- A " .=T='
r Tz i fim3 =

FIG.1-04 - ViGA BICIRCULAR
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FIG.1-05 - VIGA BICIRCULAR DUPLA

FIG.1-07 = VIGA QUADRICICULAR DUPLA

Os estudes destas vigas permitiu a Hellmeister concluir que:

- 2 altura total do anel (HT) deve sofrer um acréscimo devi-
do a forma geométrica dos postes. {(15, 58)1!.

h/Z_-E_;' | .
Hi[j@[:m‘ﬁgai _::K:

=~ =

CORTE TRANSVERSAL VISTA LATERAL DO ANEL

F16.1-08 — COMPENSACAO DA ALTURA DOS ANEIS COLOCADOS ENTRE POSTES SIMPLES. -

- A colocagio dos andis deve ser feita com a abertura volta-
da para fora dos postes, uma para cada lado. {(15, 63)}.
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FIG. 1-09 - COLOCACAO DOS ANEIS .

- O espacgamento entre anéis & calculado de forma a resisti -
rem as tensoes cisalhantes, oriundas do esforgo cortante
{(3, item 22 b)}.

- v - - - e - -
A Area de cisalhamento do anel & assimilada a area de cisa -

lhamento de um trecho de viga convencional {(15, 537)}.-

FIG. I-10

Considerando-se © cisalhamento na flexao, tem-se:

Para gue 0s anéis resistam as tensdes cisalhantes oriundas

do esforgo cortante, deve-se ter:

Panel > b .e . 1= . e

Donde resulta:

e < Panel _ J

Q . M

(=
-
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Sendo:

e = espacamento entre anéis
2
I .3
4

Panel = carga admissivel do anel (Panel =
J = momento de inércia da secao

momento estatico da segao

Bg
Q esforgo cortante

Devido a acomodagao dos anéis nas vigas bicircular (e bicir-
cular dupla), ocorre uma deformagao inicial considerdvel guando a viga
& submetida ao carregamento. Os .resultados obtidos em ensaios revelam
gue, de forma satisfatdria, a utilizacao de 80% do momento de inércia
para o calculo da flecha, resulta numa flecha aproximadamente igual a
flecha obtida experimentalmente., J& para a viga quadricircular, a uti-
lizacdo de 40% do momento de inércia para o calculc da flecha se apro-
xima melhor do resultadoc experimental, Estas porcentagens continuam
sendo estudadas no LaMEM. .

Visando a preparagdo dos sulcos para a colocagao dos anéis,
Hellmeister construiu ferramentas para anéis de 2 1/2 a 8 polegadas de
didmetro (figura 1-11 e 1-12)., O anel metdlico proposto por Hellmeister
8 esguematizado na figura 1-13 {(15, 59/60)1}.

-Recomenda-se que o didmetro do anel nao ultrapasse 80% do me-

nor dizZmetro do poste,

p < 0,8 .4
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2 - SOLICITACOES NAS PONTES DE MADEIRA

2.1 - INTRODUGAO

As cargas e demais influéncias gue causam esforgos solicitan
tes nas pontes de madeilra podem ser subdivididas em tres classes: as

principais, as adicionais e as especiais {(21, 1)},

a) Solicitagoes principais

Entende-se por solicitagdes principais aquelas gue devem ser
consideradas no cidlculo de gqualquer tipo de estrutura; sao elas: {(3,
item 7 a):; (21, 1)}

- carga permanente ou cargas mortas

-~ carga mbvel, ou carga acidental vertical

b) SolicitagOes adicionais

As solicitagdes adicionais s3o aguelas gue somente necessi -

tam ser consideradas em certos tipos de estrutura, Ou mesmo as gue po

dem ser desprezadas no estudo de estruturas de menor importancia, como:

{21, 1}
- impacto vertical¥*
- impacto lateral
- forga longitudinal
- forga centrifuga

- ventos

*O0BS: Nas pontes de madeira o impacto vertical & uma solicitagado adi-

cional, j& nas pontes de concreto ou de ago & uma solicitacao

principal,

¢) Solicitacoes especiais

S3o as que aparecem em projetos de caracteristicas peculia
res, e devem ser estabelecidas em cada caso particular. Como exemplo

de solicitagdes especiais, tem-se {(21, 1)}

- chogue de velculos contra pilares de pontes rodovidrias

- chogue de barcos contra as paredes laterais de pontes-ca -

nais
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2.2 ~ CARGA PERMANENTE

A carga permanente serd constituida pelo peso prdprio da es-
trutura suposta de madeira verde (de 30 a 40% ce teor de umidade) e
por todas as sobrecargas fixas. No caso de pontes de madeira, o cdlcu-
lo da carga permanente & feito fixando-se as dimensdes em um ante— pro
jeto (pré-dimensionamento).

A segulir, calcula-se a carga permanente a partir do volume de
cada elemento e de seu peso especifico, numéricamente igual & densida
de. O peso proprio, depois do dimensionamento definitivo da estrutura,
nao deve diferir de mais de 10% do peso prdprio inicialmente admitido
para o cadlculo {(3, item 5)}.

Podem ser admitidas as seguintes densidades: {(15,26),(21,2)}

- ago 7,85 g/cm3
~ concreto simples 2,20 g/cm3
- concreto armado 2,40 g/cm3

- concreto asfdltico 2,00 g/cm3

- Madeira verde: varia conforme a espécie

.

A tabela 1-02 apresenta alguns dados médios relativos a algu-
mas espécies de madeira estudadas no Instituto de Pesquisas Tecnologi-
cas (IPT). {(8); (3)} Na gqual:

Em = Mbdulo de elasticidade da madeira considerada verde

Ea = Modulo de elasticidade da madeira para cargas acidentais
EP = MOdulo de elasticidade da madeira para cargas permanentes
En = Tensdo admissivel de compressao normal &8s fibras

Ec = Tensao admissivel de compressao paralela &s fibras

A¢ = Indice de esbeltez, acima do qual & aplicével a  fd¥mula

de Euler

Et = Tens8o admissivel & tragao paralela 3ds fibr;s

Ef = Tensao admissivel de flexao

T = Tensao de cisalhamento admissivel na flexao

T, = Tensdo de cisalhamento admissiIvel nas ligagoes
D15 = Densidade da madelra a 15% de umidade
D35 = Densidade da madeira a 35% de umidade (madeira considera;.

da verde), extraida a partir de DlS através do Diagrama
de Rollmann.
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2.3 - CARGA MOVEL

Os valores das cargas mdveis para pontes sao fornecidos pe-
las Normas Brasileiras, NB-6 e NB-7 (cargas mbveis em pontes rodovia -
rias e cargas mdveis em pontes ferrovidrias, respectivamente) {(13;

(2) }.

a) Carga mdvel em pontes rodovidrias {(1)}.

Em pontes rodoviirias, a carga mdvel (trem-tipo) & constitui
da por um veiculo e por cargas p e p' uniformemente distribuidas, con-
forme a figura 1-14.

A carga p @ aplicada na faixa longitudinal correspondente ao
veiculo (na parte nao ocupada por este), e a carga p' na parte restan-
te da pista de rolamento e nos passeios (ver figura 1-14). FTe)

ficticias, utilizadas para representar a agao de outros veiculos e de
225;/

N\
2

l 6,00m

cargas

uma possivel multidao,

o

-
7, /%/\\

/i

A\

FIG. |-14 - CARGA MOVEL EM PONTES RODOVIARIAS

De acordo com a classe da rodovia,

define-se a

classe

da

nonte e o trem-tipo a ser utilizado, conforme apresentagéo nas tabelas

1-03, 1-04 e 1-05 e na figura 1-15,

a} VEICULOS - TIPO 36 ¢ 24

B] VEIGULO - TIPO (2

L)

CP _____

50m QOm,L;so_m 50 L 1,50m | 3,00m LI,SGm J
]_A -t_‘ 5¥Q° m JrL ‘m—_l } €,00m
| . | | I 1 ! ; ‘;
R T
| & i A | ! 2 |
oo - LD —y

Tipe 36 - 6tf por rodo
Tipe 24« 4tf por roda

Roda [Dianteirg - 2 tf por roda
Rods Traseire ~ 4 tf por rode

FIG, I-15 -VE[CULOS - TIPO PARA PONTES RODOVIARIAS
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Tab., 1-03
RODOVIA PONTE TEEM-TIPO
Classe I Classe 36 36
Classe Ii Classe 24 24
Classe III Classe 12 12
Tab. 1-~04
CLASSE CLAESE VEICULC CARGA UNIFORMEMENTE DISTRIBUIDA
DR DA TIPO PESO TOTAL o) p' DISPOSICAD
RODOVIA | PONTE (t£) (kgf/m%) | (kgf/m®) | DA  CARGA
Classe I 36 36 36 500 300 Carga p a
frente e
atras dowl
Classe I1 24 24 24 400 300 culo, : _
Carga p' no.
restante da
: ot pista e pas
Classelll 12 12 12 300 300 Seios .
Tab. 1-05 —
CARACTERISTICAS DO VEICULO UNIDADES TIPO TIPO TIPO
- 36 24 12
Quantidade de eixos Eixos 3 3 2
Peso total do veiculo tf 36 24 12
Peso de cada roda dianteirsa tf 6 4 2
Peso de cada roda traseira tf 6 4 4
Pesc de cada roda intermedidria tf 6 4 e
Largura de contato b de cada '
roda dianteira i ™ 0,45 0,35 0,20
Largura de_contato b3 de cada o 0,45 0,35 0,30
roda traseira
Largura de contato b, de cada . -
roda intermediaria Ty W 0,45 0,35
Comprimento de contato de cada T n 0,20 0,20 0,20
roda
Area de contato de cada roda m2 0,20.b}(06,20.b|0,20.b
Dista&ncia entre eixos m 1,50 1,50 3,00 [~
Disti3ncia entre os centros das
rodas de cada eixo o 2,00 2,00 2,00
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O trem-tipo, sempre orientado na diregaoc do trafego, serd co
locado na posigdo mais desfavordvel para o cidlculo de cada elemento
n3c se considerando a carga do eixo ou da roda gue produza redugac de
esforcos solicitantes (WB-6, item 6) {(1); (21, 3)}

b) Carga mdvel em pontes ferroviarias {(2)}

Para pontes ferroviérias, foram estabelecidos quatro trens-
tipo, os TB-32, TB-27, TB-20 e TB-16 correspondentes a composigles fer
rovidrias complefas esguematizadas numa série de cargas concentradas ,
seguidas de uma carga uniformemente distribuida. A designacao dos trens
tipo & feita pela carga, em toneladas forga, dos guatro eixos mais pe:
sados, ou seja, os da locomotiva {(2); (21, 7)}

As figuras 1-16 e 1-17 e as tabelas 1-06 e 1-07, fornecem es
quematicamente os varios trens-tipo, bem como as instrugoes para a
aplicacado dos diversos TB, em obras novas e em reforgo de obras exis-
tentes {(2); (21, 7)}

P Py Py rl r%y% F%r% .
OICIOIORINIIM

240 [I50150150| 270 [I50180 150]240 1240 [1501150[15Q] 270 [I501180 [I50.15:

L 3270 cm _|
—

FiG. 1-16

% | %

FRISO
BOLETO DORMENTE
= Ea——

i_ BITOLA |

FIG. 1-17



Tab. 1 - 06 = .1-18 -

CARGA POR EIXO CARGA DISTRIBUIDA
M-TIP :
TREM-TIPO Py (tf) P, (tf) Py (£f) p (tf/m)
TB ~ 32 32 16 21 10
T8 - 27 27 14 18 g
TE - 20 20 10 15 6
TB - 16 16 08 11 5
Tak, 1 - 07
LINHAS fRONCOS E LINHAS SUBSIDIARIAS
LINHA _ :
LIGACOES PRINCIPAIS PRINCIPAIS SECUNDARIAS
BITOLA 1,60 m 1,00 m 1,60m|{l,00m OUALQUER
TREM-TIPO| TB-32 TB-20 Locomotiva mais
DE ou ou TB-27{TB-16 pesaca efetiva-
* %
CALCULO T8-27" T8>1,25(TB-20) mente em trafego

* s — - - . N . N ~
Somente para vigas simplesmente apolacas, Ge facil substituigao e
£ < 15 m,

k% e
No caso de trifego excessivamente pesado (minério, etec.)

Reforgo: Estes mesmos 78, podendo ser reduzidos de até 20%

2.4 - IMPACTO VERTICAL

Devido ao acrdscimo de resisténcia da madeira a cargas rapi-
das, © acréscimo de esforgos solicitantes devide ao impacto vertical s
serd considerado no cdlculo das pecas metdlicas das ligagOes ou tiran-—
tes, onde a carga mével (ou os esforgos solicitantes oriundos desta)se

rd multiplicada pelo coeficiente: {(3, item 7)}

40 + £
Sendo: o = 50 em pontes ferroviarias

@ = 20 em pontes rodovidrias com assocalho de madei
ra.
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o = 12 em pontes rodoviarias com asscalho revesti-
do de concreto ou asfalto

b
£

coeficiente de impacto

vao livre

OBSERVRQAO; Em algumas pegas metdlicas, usadas em pontes de madei-
ra, pode-se desprézar o impactd vertical, como por exem
plo nos anéis metélicos, por terem espessura construti-
va muito superior a regquerida pelo cdlculo. Em outras ,
como nos pendurais das pontes pénseis de madeira, nao

se deve desprezar O impacto vertical.

2,5 - IMPACTO LATERAL

0 impacto lateral surge nas pontes ferroviirias como conse -
guéncia da folga existente entre o friso das rodas e o boleto do  tri
lho {(21, 15)}. Pode ser equiparado a uma forca de. 6 tf normal ao ei-
X0 da linha atuando no topo do trilho como carga mével concentrada (fi
gura 1-18 a) {(3, item 8a)}. Em pontes curvas, nao se somard o efeito
do impacto lateral ao da forga centrifuga, devendo-se considerar ape-
nas o efeito gue produzir maiores solicita¢Oes (NB-11, item 8).

Para levar em conta o acréscimo de resisténcia da madeira a
cargas r8pidas, serao divididos por dois os esforgos solicitantes, nas
pecas de madeira, devidos ao impacto lateral, conforme figura 1-18 b
{(3, item 8 b)ls '

a) IMPACTO LATERAL b) REDUCAC DO IMPACTO LATERAL
EM PONTES OE MADEIRA

FIG. 1-18
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2,6 - FORCA LONGITUDINAL

A forca longitudinal devido a frenagem ou & aceleracdo, nas
superestrutura de ponte de madeira, com tabuleiro revestido de concre-
to, pode ser desprezada pois a rigidez conseguida pelo tabuleiro & sufi
ciente para transmitir esses esforgcos aos elementos da infraestrutura.

A NB-11/18%51 (item 2) recomenda a avaliagaoc dessas forgas

longitudinais como porcentagem da carga movel, da seguinte forma:

a) Pontes ferroviarias {(3)}

Frenagem: 15% da carga mdvel

Aceleragao: 25% do peso total sobre os eixos motores

A forca longitudinal, em pontes ferroviadrias, serd consideta
da aplicada, sem impacto, no centro de gravidade do trem,suposto 1,6 m
acima do topo dos trilhos. No caso de via miltipla, considerar-se-a a

forca longitudinal apenas em uma das linhas,

k) Pontes rodoviarias {(3)}

- Frenagem: 5% do carregamento total do tabuleiro

- Aceleracao: 30% do peso do caminh3o-tipo, para cada via de
trafego
A forga longitudinal, em pontes rodoviarias, deverd ser apli
cada, sem impacto, a 1,2 m acima da superficie de rolamento.
Para levar em conta o acré&scimo de resisténcia da madeira a
cargas rapidas, serao divididos por deis os esforgos solicitantes, nas

pecas de madeira, devidos a forga longitudinal {(3, item 9 e)}l.

2.7 - FORCA CENTRIFUGA

A forga' centrifuga surge nas pontes curvas, ou pontes on-
de o eixo da estrada & curvilineo {(21, 17)}.

A NB-11/1951, em seu item 10, recomehda a avaliacao da forga
centrifuga como porcentagem da carga mdvel, acrescida do impacto verti

cal, da seguinte forma:

a) Pontes ferroviarias

2 forca centrifuga, serd considerada atuando no centro e
gravidédde do trem, suposto & 1,6 m acima do topo dos trilhos ~{(3,item
10 a)j.

- Bitola larga (1,60 m)
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sendo R o raio da curva, tem—se:
para R < 1000m: 12% da carga movel

para R > 1000m: 12000 , 5, carga movel

R

- Bitola mé&trica (1,00 m)
Sendo R ¢ ralec da curva, tem—se:
para R < 600 m: 8% da carga mdvel

para R > 600 m: 2800 4 ca carga movel

R

b) Pontes Rodoviarias {(3, item 10 b)!l.

& forga centrifuga serd considerada atuandoc no centro de gra
vidade do caminhdo-tipo, suposto a 1,2 m acima da superficie de rola -
mento, e serd avaliada em porcentagem do peso deste veiculo, por via

de trafego. Sendo R o raio da curva tem—se:

para R < 300 m: 20% do peso do caminhdo-tipo
para R > 300 m: £000 % do peso do caminhdao-tipc
R

Para levar em conta © acréscimo da resisténcia ¢a madeira a
cargas rapidas ' serdo divididos por dois os esforgos solicitantes, nas

pecas de madeira, devidos & forga centrifuga {(3, item 10 c)}.

2.8 - VENTO

A agdo do vento sobre as pontes de madeira & traduzida  por
carga uniformemente distribuida horizontal normal ao eixo da - ponte.
{(21, 21)}. Sendo separada em dois casos: {(3)}

- Ponte carregada: 100 kgf/mz
- Ponte descarregada: 150 kgf/mz

A superficie de incidéncia a considerar & a projecao das par
tes expostas da estrutura (figura 1-19) sobre um plano normal & dire -
cdo do vento (NB-11, item 11) {(3)}.

De acordo com a NB-11/1951, a acdo do vento sobre os velcu -

los nas pentes de madeira}pode sexr considerada como segue:



SUPERFICIE EXPOSTA

100 Kgf/m@ - ponte carregado
FIG. i-19 o

150 Kgf/mZ - ponte descarregada

a) Pontes ferrovidrias { (3, item 11 b)}

Nas pontes ferroviadrias, o esforgo do vento sobre o trem se
rd fixado em 300 kgf/m,aplicado a 2,4 m acima do topo dos trilhos, no
caso de bitola larga (1,60 m), e a 2,0 m acima do topo dos trilhos, no

caso de bitola métrica (1,00 m), conforme a figura 1-20,

p =300Kgf/m

2.4m - bitola larga
“12.0m - bitola métrica

b)

p=300 Kgf/m

2.4m - bitola targa
h= 2.0m - bitola méirica

IT%I%:: _—: *:TE i " FI6.1-20
B
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b) Pontes rodovidrias {(3, item 11 c)!}

0 esforgo do vento sobre Os velculos, nas poentes rodovidrias
serd fixado em 200 kgf/maplicado a 1,2 m acima da superficie de rola -
mento.

Para levar em conta © acréscimo da resisténcia da madeira a
cargas répidas, serdo divididos por dois os esforgos solicitantes nas
pegas de madeira, devidos a agdo do vento {(3, item 11 £)}..

Nas superestruturas daspontes de madeira, 'a agac do vento sO
bre a ponte € desprezivel, visto que as pegas do tabuleiro, solidariza
das as vigas principais_permitem admitir elevada rigidez transversal

para a transmissdao dos esforgos horizontais. .
Em pontes rodoviarias de madeira com tabuleiro revestido de

concreto, a agdo do vento sobre o veiculo pode ser desprezada em rela-

gao & carga permanente da ponte, como se pode observar no exemplo:

p= 200 Kgf/m

h=120m
___N T N ___ e~

7

z 2|

.00 m | 3.00m | 100m
I I
FlG. 1-2I
A ac¢do do vento pode ser traduzida como um momento e uma

forga horizontal. O momento produzird um decréscimo da carga vertical
na roda exposta ac vento, e un acréscimo igual na outra (figura 1-22 )
{(21, 21)}. A carga horizontal por sua vez, & facilmente resistida de
vido & rigidez transversal resultante da solidarizagao das pegas do ta
buleiro &s vigas principais,

/ \ p = 200 Kgf /m

P| P|1 .
: h=.20m
Il Il _
AL B ~
2.00m |
3.00m | FIG. 1-22
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py - 2,00 =200 - 1,20

P, = 120 kgf/m (reagdo na viga principal A)

Este efeito pode ser dividido por dois devido a0 ‘acréscimo
de resisténcia da madeira a cargas réapidas. Dessa forma, o esforgo pro
vocado pelo vento sobre o veiculo (p= 60 kgf/m) & desprezivel frente &

carga permanente, gue para este caso sera de aproximadamente 1800kgf/m.

2.9 — ESFORCOS NO GUARDA-CORPO

O guarda-corpo das pontes sera calculado para resistir a um
esforgo horizontal de 80 kgqf/m aplicado no corrimio (figura 1-23)

{(3, item 12)1}.

- ..BO Kgf/m

2

s FIG. 1-23

2.10 - ESFORCOS NOS GUARDA-RODAS

0 guarda-rodas deverd ser verificado para uma forga horizon-
tal concentrada de intensidade igual ag pé€so éda roda do veiculo aplica
da na sua aresta superior e atuando em uma extensao igual a 100 cm
(NB-11/1951), conforme a figura 1-24 {(3, item 6)}.

N30 se carregarao os guarda-rodas que tenham, no minimo 75
cm de largura util e, 25 cm de altura a partir da borda da pavimenta -

cZo da pista de rolamentoc {(3, item 6)1I,

. P {Kgf/m)
v ﬁ;g;;gﬁegIh<25cm =

FiG. 1-24
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3 - DADOS PARA ANTE~PROJETQ DE PONTES RCDOVIARIAS

3.1 - INTRODUCAO

Ao se iniciar um projeto de pontes de madeira deve-se poOSsS—
suir uma estimativa das dimensées e quantidades das pegas gue constitu
ir3o a ponte, a fim de se calcular o peso propric da mesma. Estas di -
mensoes e gquantidades devem ser obtidas em um pré-dimensionamento ou
ante-projeto (ver Parte I, item 2,2).

Mesmo em ante-projeto depende-se da pré-determinacao da car-
ga permanente e da carga acidental. A carga acidental, deverd ser equi

valente ao trem-tipo fornecido pela NB-6, aplicada de maneira a permi-
tir cAlculo simplificado mas satisfatdrio.

3.2 - CARGA PERMANENTE

Com base em trabalhos realizados no LaMEM, pode-se  adotar
de 700 a 800kgf/m2 de ponte, para carga permanente em pontes rodovid -
~ rias de madeira independentemente de seu esquema estrutural, conforme

se observa na tabela 1-08 {(11); (14); (17); (20); (25)1}.

TAB. 1-08 - Valores de cargas permanentes a adotar em ante-projeto

CARGA PERMANENTE

PONTE ) ESQUEMA ESTATICO
TiPO DE PON {Kgf/m® de ponte}

PONTE EM VIGA , MACICA , SIMPLESMENTE

A D 680 a 78O
APOIADA |
PONTE EM VIGA , MACICA , CONTINUA . AN N L AN 650 a 750
PONTE COM ESTRUTURA PRINCIPAL EM L e
p 720 a 820
PORTICO .
cabo de
A aco
PONTE PENSIL , COM VIGA DE RIGIDEZ . 650 o 750

PONTE EM VIGA TRELICADA , SIMPILESMEN-

RN VRN 650 o 750

TE APOIADA . A S K >N

PONTE EM VIGA TRELICADA CONTINUA . Nmmmm 630 ¢ 730 -
e Ay AN

T . = :
PONTE EM VIGA ARMADA N AN 730 o 830

de ogco
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3.3 - CARGA ACIDENTAL

a) Sobre a Viga Principal

Pode-se encontrar um carregamento equivalente ao | trem—tipo
fornecide pela NB-6, de calculo bem mals simples e rapido, distribuin-
do-se uniformemente sobre a ponte o trem-tipc. Mostra-se a seguir como
isto pode ser feito para uma ponte classe 36, de mais de 6,00 m de com

primento.
Seja, esquematicamente, a ponte da figura 1-25,

\

500 Kg/m?

216

Zi(ﬁf
(LT 3o0ka/e® [ [ T[]

o/
.

¥

e s

500 Kg/m® o
NN\ VT 3 S
a) PLANTA BAIXA b) CORTE LONGITUDINAL

3x6t 3x6¢

30\0Kg/m2 I. T T i2| :.300Kg/m2.:
SR MY o

— ‘ -
N W S
| |
FEE 2.00 '$£ﬂ
- o - FIG.1-25 - ESQUEMA DE UMA PONTE CARREGADA
"—;Q‘L"—‘ COM O TREM-TIPO , CLASSE 36 .

¢) CORTE TRANSVERSAL
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Observando-se a figura 1-25, nota-se que eventualmente uma
viga pode ter carregamento critico (viga A na figura 1-25), e portanto
a carga equivalente ao trem-tipo deve satisfazer a esse carregamento.

Calculando-se a carga total na faixa ocupada pelo velculo

(figura 1-26) obtem~se:

l —
i
. w
//;//- + + + /// e
6t 6t 6t
o E
500 Kg/m> so0oKke/m? | 9 8
L]
// 21
=]
]
Piotal = 6 X 6000 + 500 x 3 x (£, + &)
£, + &, = £~ 6,00
P = 36000 + 1500 (£ - 6,00) = 27000 + 1500 £

total

Distribuindo-se a carga total na area onde ela atua)obtem~

se a carga equivalente ao trem-tipo (geq).

S = 3,00 x ¢

b .
qoq = —total _ 27000 + 1500 £ _ 5g0 4 9000
g 3 x £ £

De forma andloga pode~se obter, a carga equivalente ao

trem-tipo, para as pontes de outras classes e para Vaos menores que

seis metros, apresentada na tabela 1-09.
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Tab. 1-09 - Valores da Carga aAcidental a Adotar em Ante-Projeto das

Vigas Principais de Pontes

o | CARGA ACIDENTAL (kgf/m® de ponte)
CAMINHAO-TIPO
£ < 6,00 m £ > 6,00 m
12 tf 4000 300 + 3100
£ L
24 tf 300 400 + 5600
L A
36 tf 12000 500 + 92000
4 £
Senéo: £ = comprimento da ponte em metros

E evidente que estes valores sac aproximados, sendo mais re-

presentativos gquanto maior o vao da ponte, para £ > 15 m o erro & mui-

to pegqueno {(22,499)1}.

b} Sobre as transversinas

Em algumas pontes, como as treligadas, os tabuleiros sdo lon
gitudinais suportados por transversinas gue descarregam na estrutura

principal (figura 1-27). e
o CHAPA DE LiGagho [ 2 b, TIRANTES OE ACO
13- 1 EE -4 . ops [P {zoldades ne chopa de ligagdo)
=% [
GUARDA - CORPO
f/ / )
__:._.7' /¢>/l I Nk d '_-:’
2= : 4 f S A
£

TRANSVERSINAS
+ {penduradas no traliga)

a) Corte longitudinol e vista do frelica reeica CUARDA-RODAS
CONTRAVENTAMENTO
b) Corte = £ SUARDA - CORPO : i c) Plante
transversal i : baixa
PASSE|O
[~
PISTA
]
P A h
NN IR A NN NS EAE RN Z R RNAN NNl
Y B \ . -
TRANSVERSINAS PECAS 0O TABULEIRO 4

{pandurades no treligo) {colocodas  longitudinoimente)

FIG. I-27 -ESQUEMA DE UMA PONTE TRELICADA
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De forma andloga ao item anterior pode-se obter o carregamen
to equivalente aoc trem-tipo, fornecido pela NB-6, Mostra-se a seguir

como isto pode ser feito para pontes classe 36,

L 300m |
[ |

Q
0
‘I-Stf 61 4
8
6t st |/ / ~:|r§
+ [ 300 Kgf/m ©
(=]
0
o o1t L
Qo
o)
_ i L
| b 95 200 P9 '3
I I [ ’ 1 ] !
[ Y _
- 1
FIG: 1-28
Pioral = 6 ¥ 6000 + 300 x 6 x (£, + &3)
£2 + £3 = El - 3,00
S =6,00x £,
P 36000 + 300 6 x (£, - 3,00) 5100
qeg = —£otal - ‘ L 4 = 300 +
s o 6 x Ej - 21

Analogamente obtem-se a carga equivalente para pontes de ou-

tras classes.

- 1100
- Para pontes classe 12 geq = 300 + —z——(kgf/ n? de ponte)
1
_ 3100
- Para pontes classe 24 geq = 300 + (kgf/m de ponte)
i’.‘l
5100
- Para pontes classe 36 geq = 300 + (kgf/m de ponte)
I
Sendo:
21 = a largura da ponte em metros

Em geral as transversinas sao curtas (apoiadas a cada 3 cu
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4 m), assim os efeitos das cargas concentradas sao decisivos, pode -se

melhorar esses resultados multiplicando-os por dois conforme exemplo

gue segue: y, P il _

(———{ Lid P i1
A AN AN WA S
L l
| ] I W

MOMENTOS MOMENTOS -

FLECHAS 7 FLECHAS

CORTANTES ' CORTANTES

Q max—| | @ s Q:max \,\LU\Q’

FIG. 1-29 — DIAGRAMAS. DE - ESFORCOS SOLICITANTES , E FLECHAS .

Quando a carga & concentrada no meio do vao tem-se:
_p .k

Momento maximo (no centro do vao) M
max 4
.. - p . 2>
Flecha mnaxima (no centro do vao) fmax = il
48 B J
Cortante maxima (constante) Qmax =

Quando a carga & uniformemente distribuida tem-se: {(23, 51

e 137)}
£2
Momento maximo (no centro do vao) M = 2
TMaX
8
.. - 5 p.2*
Flecha mixima (no centro do vao) fnax = —
' 384 B J
o : _ _pt
Cortante méxima (nos apoios) Qmax "

Igualando-se os efeitos pode-se obter a carga uniformemente

distribuida (p) equivalente & concentrada (P).
Para os momentos maximos serem iguais:
2
P £ L 5 B

1 5 L
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Para as flechas maximas serem iguais:

o

3 | 4
P L _ " 5p 4 | b =1,6 2
48 EJ 384 £ J £

Para as cortantes maximas serem iguais:

£ P

P
2 2 £
Dessa forma fazendo-se p = 2 (P/{) tem-se morentos iguais ao
do esquema com carga concentrada, flechas um poucco maiores e cortantes
bem maiores (sendo P uma carga mdvel, guando ela estiver muito prodoxima
do apoio, as cortantes serao iguais). E portanto a adogao p = 2 (P/L )
leva a resultados a favor da seguranca, © que & desejavel em ante-pro-
jeto, A tabela 1-10 mostra os valores das cargas acidentais a serem

adotadas em ante-projeto cdas transversinas.

Tab. 1-10 - Valores da Carga Acidental a serem adotados em Ante-Projeto

das Transversinas de Pontes.

CAMINHAC - TIPC CARGA ACIDENTAL
(kgf/m2 de ponte)
12 tf 600 4+ 2290
£l
24 tf s00 + 2200
£l
36 tf 600 + 0200
2l
Sendo: El = largura da ponte em metros

c) Sobre o tabuleiro

As pegas do tabuleiro além de serem, em geral, pegas curtas
recebem a carga da roda em Areas bastante pequenas(figura 1-30), e por
tanto a carga eguivalente nestas pecas deve ser multiplicada por dois
(efeito da carga concentrada) e dividida pelo comprimento de contato
da roda ou largura da roda, conforme o tabuleiro seja colcocado trans -
versal ou longitudinalmente (efeito da aplicagao da carga em peguena

grea).
A tabela 1-11 mostra os valores das cargas acidentals a se-

rem adotados em ante-projetoc do tabuleiro.
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[ >

Tt
1/ o=

FIG. 1-30

comprimento de contato da roda (0,20 m para todas as
classes)

0
i

b = largura de contato da roda (0,30 m; 0,35 m; 0,45 m; para
as classes 12, 24 e 36 respectivamente)

Tab. 1-11 -~ Valores da Carga Acidental a Serem Adotados em Ante ~Proje
tos dos Tabuleiros de Ponte.

CARGA ACTDENTAL (kgf/m2 de ponte)
CAMINHAO - TIPO TABULEIRO TARULEIRDO LONGITUDINAL
TRANSVERSAL £ <6,00 m £ > 6,00 m
12 tf 3000 + 11000 26667 2000 + 20667
£l £ £
24 £f 3000 + 3}900 45715 2286 + 32000
1 : £ £
36 £f 3000 + 51000 53334 2223 + 40000
ﬂl £ £
Sendo: El = largura da ponte em metros
£ = comprimento da ponte em metros
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4 - TABELAS E FORMULARIOS UTEIS AQ- CALCULO DE PONTES

4,1 - CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DE SECOES PLANAS

As caracteristicas geométricas de uma segdo, conhecidas como
area da secao transversal, momento estdtico, momento de inércia e raio
giragao, sao definidas por: { (23, 100/136)}

~ Area da segao transversal

¥y
Mg = y . ds
':27
- Momento de inércia
2
J = y ds
s
- Raio de giracao
. J
i = —_
S

A seguir sao apresentades os valores das caracteristicas geo

métricas, para as secdes mais comuns {{23, 110)L
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a)- Segao retangular

y 5 = b . h
{ 2

RN Moo o=RB oy g 2
. -x 8 ¥-y 8
1
: 3 3
” Jx-x = B:B7 Tgoy = h.b”
: 12 - 12

. | b I

FIG. 131 i = _ B i = b i . = b

b) - Se¢ao guadrada

i 3
) , Mo o=, = 2
a T Tes 1 X-x Y-y 8
| L
Iy x-x = Vy-y ~ 12
_ i = 4 = i . = a
FIG. 1-32 X—-X ly—y lm:l.n m
c) -~ Segdo circular
2
g=1Ta
1y 4
T
33
d X X M =M L e——
X-% Sy-y 12
i . 4
ly Tgmx = Jyoy = fd
! j 64
d
FiG. 1-33 i =i = d
X—X Y=Y
4
d) —Secdo triangular
s = _b.h
2
2
‘VIS = _E__,_ . b_hz M = --E.l...:b_.
s
X-X 81 ¥y-y 24
3
5 _ b.h ; _ b .h
X-x -y N
36 48
, - _V2.n . :
i, = = 0,236,h i - Ve | b=0,204.b
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e) - Se¢ao semi-circulo
g - _id?
.8
3
M_ = 0,00858.4° M = 4
X-X sy—y 24
Taex = (L _&_)4 Tyuy = 1 4
8 9% 8
i =3 = ; - _d
FIG. 1-35 X-X min =~ 0,2643.r “‘y-y 1
f) - Secao: Setor circular
o = 2 L sen w/2
3 w/2
iy S = _W_ . r2
2
J_AQHE;E’hz. | 4 | 4
8 r 2w r
a 7" a | J__ = — . sen® — J = . (wv-sen w)
“*_|“—‘I TR 9 w 2 ¥Y g
Y : '
- r4
FiG. 1-36 Joca = mg--(w + sen w)
M = —3—,r3.sen w/2
s .
a-a 3
g) - Segao composta

Inicialmente calcula-se a posicdo do centro de gravidade da peca

composta. .
- Dt Gt _bpi L S
g S g ’ ]
r i s

S = 371
M = EAyiSi (meia secgdo) M = ZAxiSi (meia segdo)
X-X Y-y
_ 2 s, =
Jyyx = I3 + LAy .."1 Jy—y = - S5 R
i = .
X—-X 1 =
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Axi , Ayl = dist@ncias entre os centros ce gravidade da
peca composta e do elemento, sobre os -eixos

X-X e y-y respectivamente,

4.2 - DIAGRAMAS E FORMULAS PARA O CALCULO DE VIGAS {(4,6-21/
6-30) ; (22, 495/502)}. - |

a) -Viga simplesmente apoiada - Carga uniformemente distri-

buida.

X p.2
T—_‘”—- P R=0Q = .
T T 2
Fay A% (E )

RI Q, = p. (= -x
%R L * P 2
= . l \
CORTANT

—_ Y2 ; Y — Moox (no centro) = E.g‘e—-

%
i ey

p.x

M= - {L-x)
o la * 2
MOMENTO
4
5.p.4
£ (ne centro) = mmwe——
:I;m PARABOLA 384.E.7

FiG, 1-37 g = R-X. (£3—2.£.x2+x3)
® 24 . E . J
b) - Viga simplesmente apoiada - Carga concentrada no cen-
tro.
- Re=Q= _r
2
. . y M nax {nc centre) = z £
— 7 l 2 4_{
M, (para x < £/2) = £.x
-5 iy x 5
{r L 2
- n M_ {para x > £/2} = L. (&~x)
CORTANTE X 2

-]

3
Q @ = v
! f)‘nax {no centro)

J 48.E.J

BN

MOMENTO

£ l(para x < £/2)= LS .(3.£2-4.x2)

Mmox 2 2}
e, (para x > 2/2) = 2elizx) . [3.4%-4. 20

48.E.J

FiG, (-38
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c) — Viga simplesmente apoiada - Carga concentrada em

gualguer ponto.

_ . _ P.b
Ry = Q1 (mdximo se a < b= .
P
’__5.... Ry = Qy (mixime se a > bi= .E2
Py Ay
R R _ P.a.b
|f_ ..} b _; 2 M .. (po ponto da cargal= WZ.
| 1 _
o ‘ P.b.x
M _(para x<al= ——
CORTANTE x 2
Q .\/'——‘
© £oax (e X fa(at2) L pye Eoa.b. (a+2b)V3.ala+2b)
) Qs 3 27.E.0.¢
MOMENTO 7. a%.b?
f, (po pento da carga) = ——+
3.B.0.4
= wond
£ ipera xea) = EReX g2 p 2
FIG. 1-39 6,E.J.L
£ (para x»a) = E:.a_-(.f.'.'_i}..(z;;x - %% . ady
* 6,E.7.£L

d) - Viga simplesmente apoiada - Carga uniforme parcial-

mente distribuida.

Ry = Q. (midximo se a<kc¢)= E-(1’.c4-1:>)
Pt * 2L
O
pay A R, = Q, {mAximo se a»gl= E-(Zad-b,‘p
e b e | 2L
T
R L 4“2
Qx {para a<x< (atb)) = Rl - p.{x-2}
CORTANTE Rl Rl
5 h Mooy {em x=a+-=)= Rl_(a+ —-)
all ¥ P Zp
NG e
MOMENTO M, {para x < a} = Rl . X
W M {para a < x <{a+b)) = Rl.;vr.—P--(x—a)2
2
L
as 2L M (para x > (a+b))= Ry. (L-x)

FI1G. 1-40
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e) - Viga simplesmente apoiada - Carga uniforme parcial-

mente distribuida €m ul extremo.

R, = 0, (mixime) = B2 (22-a)
L 24

 — '
IThe 2
= = B2
5 .. -l Ry
a
N —— e,
v Q, (para x € a) =Ry - p.x
CORTANTE R, R12
M = —) = -
Q‘I?@\ ma (€1 ¥ p ) e
P11 @ 5
MOMENTO M, (para x < a) = Ry.x ~ P-—;—
W . M {para x > a) = R,. (£—x)
M
RVp e f  (para x < a) = X O[az' (2£-a)2— 2ax2(2£—a)+f_x3}
x 24,E.J.48
FiG, 1 ~41 2
£, (para x > a} = E-‘3-—-‘—--'S-'g:--:--{--?--(‘lx‘ﬁ - 2x2-az)
24.B.J.L

f) - Viga simplesmente apoiada - Carga uniforme parcial-

mente distribuida nos dois extremosS.

c =g = Plia (22-a) + %2.67
R
‘ % 2L
LLiiike T, -0 = Py c.(28-c) + Pl.a?
A pAY Ry 2 22
R 1
It le Q3 = Qx (para a < x < {a+h)) = Rl - R2
CORTANTE
G (para x < a) = Ry — Py « X
n'{b\ Q3 * * !
H T
2 e, (para x > (a+b)) = Ry = Py, (£-%)
MCMENTQ R 2
1 - RS

Mma.x (em x = == se¢ Rl < pl.a)

B
i 2pl
R.?. R2
Mmax Mmax(emxwﬂ-;-seR2<pz.c)=2
R 2
1y 2 Py 2 2
M, (para x < a) = R+ ¥ — sl
FIG. 1-42 * L 2 P2
M, (para a < ¥ < (atb)) = Ry.x - . {2x - a}
M_ (paxa x > (a+b)) = Ry, (L-x} - Pa(g-x)?

2



g) - Viga simplesmente apoiada - duas cargas concentra-

das iguais e simétricamente localizadas.

IL_ 1 ﬁ R=Q =P
P e
[ S l I Mo (entre as cargas) = P,a
Py Jray
R rn -
[ Mx {para x < a) = P.x
CORTANTE M, (para x >£ - a) = P, (Z-x)
o i® u, {entre as cargas) = constante=P.a
L
I'a -
MOMENTO !Gl f.x (G centro) =P . a J3.2% - alady
24 .E,J
T~
I P.x 2 .2
M \ i ‘ / £, (para x < a) =——"F=. (3. f.a-3.2°-x")
N [ x 6.E.7
= 2 2
FIG. 1-43 fx (para a < x <(£-a)) = P,a.{3.£,x-3,x“-a")
6.E.J

h) - Viga simplesmente apoiada - duas cargas concentradas

iguais em gqualquer posicio.

Rl = Ql (miximo se &4 < b) = —— . (£-atb)
1 £
= ~1
f IP IP Ry = Q4 (miximo se a » b) = —— . (Z~b+a)
Fay ¥ z
R; Ry . szRl_p=_£__ . {b~a)
£
CORTANTE
M, (m&xime se a > b) = R, .a
N q Qz 1 1
R
= R, .b

M, (mximo se a < b) = .
MOMENTG Id % 2 2
(para x < a) = R, .x

1

[ ®
g
! | "e M (para a <x < (£ - b)) = Ry . x-P. (x-a)

i) - Viga engastada - Carga uniformemente distribuida.

o R=0=p.2
I A
' ; M H =0 (zero)
; )L
[N S f =P . x
— 1 N 2
r M= M {no extremo fixo) = B
R max
CORTANTE 2
2
MOMENTD x o2
PARABOLA Mmox 24
s J £ (no extremo livre} = BeX
[ max 8.E.J
Fi6, 1-45
£,= —E o 23 k0302

X 24.E.3
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j) - Viga Emgastada - Carga concentrada no extremo livre.
r BYa, RTesE
x P H =0 (zero)
}_ l _';R Qx = g¢onstante = P
CORTANTE
e[ T T ® [T 1] M= . (no extremo fixo) = p.L
Mxm P.x
MOMENTO s £3
M £ {no extreme livre) = L=
i max 3.E.0
o= 22,253,202 xex™)
Fig. 1-46 X 6§.E.J
k) - Viga engastada - Carga concentrada em gualguex ponto.

bt ‘
- 1 ]R
L 1
CORTANTE
el
MOMENTO
Mmox
FiG, |-47

R=Q=7pP
Qx (para x < a) = 0 [(zero)
Qx (para x » a) = P

M= My (no extreme £ixo) = P.b
M, (para x < a) = 0 (zero)
M (para x > a) = P, (x-a)

£ {no extremo livre) =
max 6.5.7

fa (nc pento da carga) = -t
3.E.J

2
fx (para x < a) = iLL.(B.t-—B.x—b)
6.E.J

2
(para x > a) = B mx) ™ {3, b=L+x)
6.E.J

fx

£) - Viga simplesmente apoiada com um balango - Carga concen-

trada no extremo do balanco.

x

pA—

Ay i
rR; TRZ
1

- —

MOMENTOS
W o

CORTANTES

=12l
o ol !

Fi5. [-48

" P . a
R, =0, =

1 1 2

R, = Q, + 0y = —— . (£+2)

2 1 2 7

Q, =P

Mooy (em x = £, xl=0) =P . a

M {entre os apoilos) = E : X

* £

Mxl {no palange)} =P ., (a - xl)

) ., a, 2* p.a.z’
fmax {entre os apoios em X = ) = = - = 0,06415 , ———
‘ 3 5.3LE.T E.J

P a2
fmax(nc balango em x, = a}) = 3_5::; . {2+ a)
£ (entre os apoios) = —nefa. (2 - %9
x 6.E.7.4
P.xl 2 .

- x3}

fxl (no balango) = » (2ad + 3ax,

6LE.T
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H = reacao de apoio (horizontal)

R = reacgao de apoio (vertical)

0 = esforgo cortante

P = cargas uniformemente distribuidas

M = momento fletor

P = carga concentrada

£ = deslocamento vertical (flecha)

T = egforgo_sqlicitante (M, N, Q ou f) a uma distan-
cia genérica x

Zoax = esforco solicitante (M, N, Q ou f) maximo

a,b,c @ £ = dista@ncias cotadas no desenho

E = mddulo de elasticidade do material

s - . ~ -~ .
J = momento de inércia, em relagao a linha neutra

rF
da secgo da viga



CONTRIBUIGAO AO ESTUDO DAS PONTES DE MADEIRA

PARTE II
PONTE EM VIGA SIMPLESMENTE APOIADA
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1 = INTRODUCAO

Mesta parte do trakalho serao abordados, © ante-projets, o 2

mensionamentc e o detalhamento de uma ponte rodoviadria de madeira, ¢

se 36, en viga simplesmente apoiada de olto metros de vzo livra. IEm an-
t

2s dimensoes e guantidade das pec

el
o
(]
9]
O
]

as as
tuirao a ponte. Ustas pecas serzo verificadas no dimensionamento e f
nalmente serao apresentados os desenhOs cue possibilitar3o a montagemda
)

vonte (fetalhamento

1.1 - CARACTERISTICAS DAS PONTES

‘e

ponte tera duas pistas de trdfaco, serd de classe 36, sendo

revestida de concreto e asfalto melhorando assim as condicles de trife-
FO.

25 vigas principais serzo dispostas sob o tabuleiro { pDonte
com takuleiro superior), por apresentar uma série de vantagens, a a-

wer: {(19, 451}

- acomodar © nimero mais conveniente de vigas
- contraventamento mais simples

- proteger as vigas contra a acidoc direta das intempéries

Estas vicas serao constituidas por guatro postes de FTucalipto
citriodora, formando Vvigas bicirculares Auplas. As pecas gue formarao o
tabuleiro serdo postes de ZTucalipto citricdora, simplesmente = apoiados
nas vigas principais, com compensacao de seus difmetros, 2 fixacBo des-
tes pestes pa viga principal serd conseguida atravds de tiras de ago pa
rafusacdas alternadamente na viga principal e no poste 4o tabuleiro (fi-
qura 2-01) {(15, 64/65)}) ‘

TIRAS DE .
DE ACO ASFALTO N

VIGA BICIRCULAR DUPLA

“OFIG. 2-0t

* 0s muimeros entre chaves {(al, bl/¢l);...;{(an, bn/en)} representam a

E

eitagdo bibliografica, onde ai' representa o texto, bi/ei; representam

as paginas intetal e final do trecho do referido textc. Quando apare-

cer apenas um numero {(at)}, representa o texto.
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FIG. 2-02 — GUARDA - CORPO

-corpo serd formado por pegas
(fig. 2-02)

{(ficura 2-03}).

peroba
peroba

peroba

peroba

2-02 -

de Perokha rosa,

e o guarda-rodas serd de concreto armade

peroba rosa (3cm % 16cm)

rosa (3em x 16cm)
rosa {3em x 12¢m )

rose¢ (Sem % 16cm}

rosa {(3cm x 12cm )

| ]

FIG. 2-03 ~ GUARDA - RODAS

1.2 - ESQUEMAS ESTATICOS

Seja, esqguematicamente, a ponte da ficura 2-04.
10,00 e
- | 15Q J‘. 750 | 150 B |
T
/quordo - corpoe
I—”’/
__——-Passeio
P
e ————-guerde - Todas
8. .
= /plﬂu ‘
1 | I

a) PLANTA BalXa

¢robg rosa (6 x {6
’/&MG_IB_H_U_@

0.02""

b} CORTE LONGITUDINAL BB

concrato  wmples {a mdd. x85em} (B
concrate asfdltico {8 médd. = 2cm | (:)
&

poste de eucalipte gitrioders

concrate_atmede (e mdd. =125 em) (5

¢} CORTE TRANSVERSAL AA

»-Z%w

s
L

10.00m

{LJ_&;__.
viga principel @

r

FIG. 2-04 - ESQUEMA DA PONTE
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Sabendo-se que a NB-11/1951 nao permite a consideragac da con

rinuidade em vigas secundirias, {(3, item 17)} & admitindo cue existan
11

n" vicas principais sob o takuleiro, o esguema estatico deste serd o

=il

da figura 2-05. A viga principal tem o esquema estatico da fig. 2-06.

W iy DA VN DA 2
T — J—
] Yn-1) %(n-1) 1%/¢n-1) Y tp-1y . 'Ytn-1) |
! 10.00m |

FIG. 2-05 — ESQUEMA ESTATICO NO TABULEIRO

Viw
-

AN
i
8.00m- 1

FIG. 2-06 — ESQUEMA. ESTATICO DA VIGA PRINCIPAL
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2 - ANTE-PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA SIMPLESMENTE

APOTIADA COM OITO METROS DE VAO LIVRE - CLASSE 36

As vicas principais de uma ponte devenm ter grande resistencia.
Ouande constituida por postes, deve-se utilizar postes comerciails de
forma a se ohter vicas de crande rigicdeg 2 fim de reduzlr o nlmero de

igas principais., £ comum adotar-se as dimensces 4as vigas, e determi -

nar o nimero de vigas necessarias.

tdotando~-se, para cada viga principal, guatro postes de Fuca-
lipto citricdora do tipo pesado com 2,50 m de comprimento (0,30 m sobre
os apecios), diametrc da hase D = 36,00 cm e didmetro do topo d = 27,50
crm, formando vicas bicirculares cdurlas, calcula-se o nimero necessirio
destas vigas

Quanto 208 postes do tabuleiro pode-se cbter o diametro neces
s&ric em ante-projeto e escolher o poste comercizl gue satisfaca.

2.1 - CARREGAMENTOS

Conforme se viu anteriormente (Parte I, item 3.3) pode-sz ado
tar en ante-proietc 03 Seguintes carregameantos:

a) Carcs Permanente

Para peso proprio da ponte pode-se adotar um valor de 750 kof

2 .

por m- Ce ponte,.

a.l) Carga Permanente Sobre o Tabuleiro

Sendo o tabuleiro formado por postes de difmetro madic D, ©
carrecamente permanente 3ohre um peste se era;

pp =750 . n_ (kof/m para D_ emm

. FANE e

2.2) Carga Permanente Schre a Viga Principal

Estando as vigas principais afastadas entre si de 14/(n-1) me
tros, © carregamentc permanente sSobhre uma viga principal sera:

10 . 4 - - - .

p. = 750 , kof/rm onde n € o numero de vigas)

P n -1

) Carga Acidental

%».1) Carga Acidental Sokre o Tabulelro
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Sendo ¢ tabuleiro formado por postes colocades transversalmen
te (figura 2-01), a carga acidental sobre ele & dada por: (Parte I,item
3.3)

51000 1 2
geq = 3000 + = 3000 + 22090 5100 kof/m®  Ae ponte
31 10 -
Sendo © tabuleiro formado por postes de diametro médio an“ p
a carga aclidental sobre wma viga 4o tabuleiro seri:

p, = 8100 . p_ (kgf/m para D em m)

b.2) Carga Acidental Schre a Viga Principal

A carga aclidental sobre a vica principal é dada por: (Parte T

item 3.3).

geg = 500 + 2999 . 500 &

£

(Xl
o
<O
o

1625 (kef /m2de ponte)

a2

Sendo as vigas principais afastadas entre si de 10/(n-1) me-

tros, a carga acidental sokre 2 viga principal sera:

10 - .
n_ = 1825 . (kaf/m, onde n = numerc de vigas)

n~1

2.2 — A VIG2 PRINCIPAL,

a) Caracteristicas Geométricas da Secac da Viga Principal

0 diametro medio dos postes gue constitulrao a viga principal
& da D = 31,75 cm. Zs caracteristicas ceometricas da secao central da
r por} s

viga principal (figura 2-07) serzo: -

Dm=31.75 cm

QQ 31.75c¢cm
60 3. 75cm m Dm =31.75¢cm

FIG. 2'07-SEIQAO CENTRAL DA VIGA PRINCIPAL
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+ Distincia da linha neutra s bordas, ¥
v = 31,75 cm

+ Brea da secao transversal, S

+ Momento estatico em relagao 2 linha neutra,
2
2 . 1 D D 1.D_3 : 3
Moo= B B B T - 31.757 = 28137 emS
- 4 2 4 4

+ Momento de inércia, J

Conferme foi visto anteriormente (Parte I, item 1.2 b), o no-

manto de insrcia deve ser reduzido de 20%.

I
ot
[}

(W]
(128
W
~ |
fo)}
eSS

4
J = 793114 cm”

k) Esforgos Solicitantes

Sendo © esguema estdtico da viga principal e seus carregamen-
tos, oS apresentados na figura 2-08, obtem-se os seguintes esforgos so-

licitantes.

weoenme. [T T T T T T T T T e
cermanente LTI L LIl 1L L L]

A .
!_ 1=8,00m = 800 ¢m

"

'-‘3’,,2—."’.9 {Kgf/m)= %2__,_?_ {Kgf/cm)

PP

%P— {(Kgf/m) = %?I' = (Kgf/cm)

_L_F

FIG. 2-08 - ESQUEMA ESTATICO E CARREGAMENTOS DA VIGA -PRINCIPAL

h.1) HMomentos Fletores

Paraz a carga permanente obtem-se:

2
| . 75/, _ a2 . .
S max = - (75 m-1)]). 800 . £:000.000 o .

P 8 8 n -1

Para a carga acidental obtem-se:

Py, 22 - 002 13.000.000
e = L2 [162,5/(nslﬂ . 8007 13.000.000 (yecm
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Assim 0 momento total miximo serd:

iR
M, max = Mrmax + Mamax = 12000000 (kgf/cm)
- ¥ n-1

=
=
4]

b
l

= momento fletor maéximo permanente
M max = momento fletor méximo acidental

momento fletor maximo total

iﬁ

-
=}
)
5
1

bh.2) Esforc

Cortantes

{1
Q
n

Para a carga permanente ohtem-se:

Py - L _ [75/(n—1ﬂ . 800 _ 30000
P 2 2 n-1

Para & carga acldental cbhtem—se:

Py - £ 1625/ (n-1y) . 200 _ 65000
2 2 n~1

)
&)
o
>
1l
il
I
h

2ssim a cortante total mixima serd:

25000
Q. max = Q_max + Q_max = I~ (kgf)
[ j= a4
n-1
Sendo:
Q_max = esforgo cortante maximo permanente
ey
o max = esforco cortante maximo acidental
G,max = esforgo cortante méximo total

b.3} Flachzas

Para a carga permansnte obtem-se:

A
- il
5p, 4L 5 [75/(nm1l]. so0® < 1,46
P 384 = J 384 . 112400 . 798114 n-1

{cm)

H

3]

4]

W
il
:
|

Para a carga aclidental chtem~ge:
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!
a3}
-
I
)
0
&
[

: 5. [182¢5/(1-1)] . s00?

Famax = _m_i_mmm = -
‘ 384 . 168600 . 798114 n~1

:T)
n
in
i
e
)
ih
4

E,max = f max = f_max =
r =3 JDW b4 a ax
= n-1
Sendo:
£ max = flecha maxima permanente

inrax = flecha m
f. max = flecha maxima *total
ara Cargas per-—

E_ = mddulo
i manentes

B, = mOdulo de elasticidade da madeira para cargas aci-
- dentais

¢) Verificagdes ~ Calculo do Nimero de Vigas 'n

c.1l) Tensao dz Flexao
2 verificacao da tensao de flexao deve ser feita pela seguins
te expressac: { (16, 32}; (23, 123)}
M -
Op = ~— . ¥ £ 0O,
£ - <= £

0. = tensio admiszivel de flexzo
M = momentc Ffletor maxinmo
19900000 ]
_ [ros00000/ i, -
c . 31,75 < o= 125 kgf/cm

P
- 798114

n—-212 3,8
n > 4,2

evido 2 tensaoc de flexao devem ser adotadas cinco vigas
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©.2) Tensao de Cisalhamento - Espacamento Entre Anéis

de cisalhamento, deva ser feita de
tar a sclidarizacao  dos

amento entre Os anéis & maiocr gue seu diame-

Edotando-se andis de 8" (20,32 cm) pode-se fazer a varifica -

cZo do espacamento entre anéis por: (Parte I, capitule 1).

Banel . J
e £ nel W) > &
vl
2 S
Sendo:
e = sspagamento entre oS andis
¢2
- L. —~ -
Panel = carcga admissival do anel (Panel = .TZ}
' 4
0 = esforgo cortante naximo
é = diametro interno do anel
Tp ¥ tensdc admissivel de cisalhamento nas ligages
Como existem dois anéis na segdo da viga bicircular dupla (£i
gura 2-07) a expressio acima, para este casc, sera:

e g = > ¢
Q. M
- T 6% - 0. 20,32° ~
Banel = ¢ T = LoZYs . 24,10 £ 7815 Xkof
4 3
ol

SR T 15 S -1+ s U R,

55000

22000 25137

{(n=1)

Devide a tensdo de cisalhamento, resistida pelos anéis, deven
r iy

ser adctadas cince vigas principais.

c.3) Verificacso da Flecha

a verificacZo da flecha deve ser feita pela seguinte expres -
s3o: {(15, 32/38)}



melhorar

tribuicao 4

Sendo:
f = flecha admissivel
£ = vido livre da viga
- 10,800 - 200
£, max = Tl g £ o= = 2,2 o
n-1 350
“"'12—.,7
n = 5,7

Devido a flecha deven cer adotadas sels vigas principais.

O ntmero de vicgas necessdrias seri seis, ficando-se com:

ans3o da flexac

4+
1

[19OODOOQ]
’(6—1) ° 31775
758114

° 185 kgf/cm2

at
f
Il

151,1 kof/cm’ <

+ Espacamento entre anéis

e = 21915 798114 = 26,2 cm > ¢ = 20,3 om
25000Y 55137
=)

t
=3
o
N
il
|

2,2 om ¥ £ = 2:3 cm

Comec as vigas externas racebem parcela menor de carga,pode-se

2 ao das vigas sob o tabuleirc, ficando-se com a dis

v
I,_I
in
('i'
H
I.J
oy
=
|J

N

TABULEIRO
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2.3 - QO TABULEILRO

a) CaracteristicalCeometricas das Vigas do Tabuleiro

Sendo o tabuleiro formado por varios postes, colocados um  ao
lado do outro, com compensagac de seus difdmetros (figura 2-01), & vali-
do admitir-se gue uma viga do tabuleiroc tenha segac constante igual Y
segao central do poste (figura 2-10). Assim as caracteristicas geométri

cas desta secdc serao:

FIG. 2-10- SECAO CENTRAL DA VIGA DO TABULEIRO

+ Largura da secdc na linha neutra, b

o= D
m
- . . N o .
+ Diszstancia da linha neutra 3 horda mais afastada, vy
D
T
Vo= ———
2
+ Ersa de segao transversal, S
2
7.D,
g = -
4
- ~— N
+ HMomento estatlicc em relsgao a linha neutra, M
3 s
D.
ny = ...._I_.n.._
12
- . ~ > . -
+ Momento de inercila em relagac a linhaz neuntra, J
4
T.D
S -
64

) EBsforcos ESolicitantes

Sendo © esguema estaticce da viga do tabuleiro e seus carrega-

mentos o8 da figura 2-11. Obtem-se os seduintes esforcos solicitantes.

=8.100 .Dm (Kg#/m,D )
pcioenTaL L TEETE L L HI0% 3400 Omikat/mdm om o -

3 = 750 DmiKgf/m, Dr )=
PERMANENTE I T J ¥ i ¥ 1 ¥4 1] 3?0_075 nﬂ (Kg ,;',D"‘m“;"m om

Vo r. N
| 1=2.00m =200em |
| - 1

FIG. 2 -1t ~ ESQUEMA  ESTATICO E CARREGAMENTOS
DA . VIGA: DO’ TABULEIRO



2
P £ 0,075. “m . 2002
Mﬁmax = = ot e = 375 , Dm (kgf ,cm)
= 8 8 &L
Para a carga acidental obtem-se:
2 D 2
M = P = 10 B
M_max a . £ - 5,810 . "m . 200" _ 4050 . D (kof.cm)
™ -
8 8 i
2ssim o momento total mAximo ssra:
xtmax = M:uax + Marax = 4425 , D% (kcf .cm)
b.2) Esfeorgos Cortantes
Para a carga permanente obtem—se:
= 0.07 ﬁf... 200
‘e ! H - n L ! b} -
0 max = -k £ - 975 00 _ 7,5 T (kgf)
.Q ) 2
Para a carga acidental obtem-se:
n.max = Fa.f 0,810 . "m . 2090
“a’ L= o= e A . - = 81,0 . 2 (kgf)
2 2 AR
Assim a cortante total maxima seri:
8] —_— a— - =
g, max = meax + Q max = 88,5 . Dm (kof)
h,.3) Tlechas
Para a ca¥rga pernanents ohtem-se:
= P 4 - D 4
- _ 5 «m.p” 5 0 (20,075.7m).200 _ 283,2
_..1'\,‘1. ax = = - ﬂ. ) 4 - (Cm)
= 384.% .7 m D3
p° 384 . 112400, (——=—) m
54
Para a carga acidental chtem-se:
- A _
) 5 . Pa gt 5 . (0,819.0Dmy.200% 2039,0
L maxy = = o~ i~ (cm)
“Eaed 384 ., 158500, (——) D3



(]
M

L

£ g ' ate ettt (cm)

c} Verificacoes - Cilculo do DiZmetro Hecessario D

c.1l) Tensao de Flexao

i -
Gp = . ¥V & Og
5 T £
D D
4425 , ™m ! - 2
g = e T 195 kgf/cm
- q Dr4 2 =
i
{ )
g4
D2 15,2 cm
ik

SN - ~ ~ ,
Devido a tensao de flexao devem ser adotados, para o tabulei-
S

2c30 central) maior ou igual a 15,2 onm.

A verificagio da tensao de cisalhamento deve ser feita pela
ruinte expressao: { (15, 33)}

. M
— Q (= =
To = < T.
- h . J -
Sendo:
D = esforgo cortante maximo
. — A
ﬂs = momentd estatico em relagac a linha neutra
- ] - . —~ \ .
C = momento de inercia en relagao a linha neutra
» = largura da se¢30 na linha neutra
T, = tens2o de cisalhamento, méxima, atuante
%f = tensioc admissivel de cisalhamento na flex3o
Dﬂ3
ALl
885 . - 5 2
- m - ™ 4
T, = (88 ) < T, = 16,10 kgf/cm .
D) . D4 £
1 it
D2 9,3 em



Devide & tens3o de cisalhamento devem ser adotadegs parz o ta
buleirce, postes com difmetro médio (segac central) maicr ou igual a
2,3 cm.
c.3) Flechas
fmax = £ max + £ max < £ = £/350
t e a
2322 ,2 = 200
fomax = 2 <f = = 0,8 cm
- 3 350
jid
D2 15,7 cm
™
\ - * ] V 3 .
Devidc a flecha devem seyx adoitadosy para o tabuleiro, - postcs
com diZmetro médic (segao central) maior ou igual a 15,7 cn.

d) - Conclusao

Das verificagbes acima,o didmetro medido dos postes do tabulei
ro deve ser maior ouw igual a 15,7 cm.

Na pratica, entretanto, a largura da segéo resistente deve con
ter gois postes para se ter uma Secdo praticamente uniforme.

A largura da segao resistente, segundo a NB-11, item 15, & da-

da por:
b < a" + 2" + &
sendo:
b = largura da segao resistente
a" = 10 cm (NB-11, item 15)
é' = espessura do revestimento, no centro,visto gue utiliza-se

o diametro médio = 17 cm (fig. 2-04).

d = altura da viga do tabuleiro (diametro médio do poste)

Para Dn = 15,7 cm tem—se:
i

b <10 +2 ., 17 + 15,7 = 59,7 cn

=~

Assim em ante-projeto, admitiu-se gue o nimero de postes que

trabalham na secao resistente é de:



==L- = 4 postes
r

Como na pratica sd dois postes compdem a segao resistente, o)

momento de inércia desta segao deve

postes obtidos anteriormente.

T . Dm4 _ 2 oM .

64

5 = (3"

5= (31 -

iJ
|
U

ser eguivalente ao produzido pelos 4

15,7 = 18,7 cnm

Zscolhendo-se O poste comercial imediatamente superior (D, >

18,7 cm), adotam-se para o tabuleiro postes de diametro m&dio D, =

cm, isto &, postes do tipo pesado com 10 m de comprimento, di&metro

base D =

22,5

na

27,5 cm e no topo 4 = 17,5 cm.



3 - PROJETO DE UM3a PONTE RODOVIARIA EM
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VIGA IMPLESMENTE

S
APOIADA COM OITC METROS DE VAO LIVRE-CLASSE 36

3.1 - INTRODUCZO

ihordar-se—&0 neste

Cetalhamento &2 uma ponte rodoviaria

rlesmente apoiada, cem 2,00 m

o ante-proisto (item 2)

capftulo ¢ cidlculo, o dimensionamento & ©
classe 36, com orincipal sin-
de vao livre.

okrtiveram—-se

das pecas gue constituirac a ponte, bem como a guantidade delas, neces-—
s&ria para o calculo da carga permanente. A figura 2-12 mosira ¢ esgus-
ma da ponte, com a designacio e JdimensCes de seus componentes fixadas
atravaes do ante-projeto.
18.00m
LS50m | 700m 150m
\ LT- %S
guorda -~ corpo | @____
/pnsseic ’ @\
] | @~k
| _ ——guorda - rodos ' ’ P
__piste {_' < ;
_ i s Ca
1w_w . S M4 @1
| &
| o=
’ O

g

c) PLANTA BAlXA

b} CORTE LONGITUDINAL BB

concreto  simples 1:2:4 {a méd. =B.Scm) (&)
concrato _esfdltice Le _mdd.z2cm) (3
poste da e citricdore (d. med. = 22.5em) C)]
concrato srmade 1:2:3 (e med. =12.5¢m) (3

c)CORTE TRANSVERSAL AA

Sendo:

|
_gr;g"_hj

® mod = espessura médio

(:j postes de 8. citriodorc (dmé4=3t75cm) d méd = dicmetrc medio

. 1
©.30m 1  ZD0m ! 1.80m 1 1.80m |

L.BOm i

|

200m [70.30m
!
!

| [VEv e F)

FIG. 2-12 - ESQUEMA DA PONTE
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3.2 - O TABULEIRO

Sendo o tabuleiro formado por postes de Eucalipto Citriodora
apoiados sobre as vigas principais, e considerando-se a NB-11/1951, as
vigas secundarias, longitudinais ou transversais, devem ser calculadas
como. simplesmente apoiadas, ndo sendo permitida a consideracdo de qual-
quer influéncia favoravel de continuidade. O esquema estdtico a ser ado
tado para o tabuleiro, serd o de vigas simplesmente apoiadas, nas vigas

principais, conforme a figura 2-12a.

b Ay AN PAAN A A
L 2.00m :1”':|.80m JL 1.80m ,; 1.BOm ;,, 2.00m

FIG. 2-i12e ESQUEMA E.S_TA'TICO DO TABULEIRO

a) Carga Permanente

Como j& foi visto na parte I, item 2.2, o calculo da carga
permanente deve Ser feito a partir do volume e o peso jespecifico de ca
da elemento. Com as dimensoes dos elementos fixados em 3.1 e admitindo-
se que a carga permanente seja uniformemente distribuida sobre o tabu
leiro, esta carga & facilmente determinada.

Tomando-se uma faixa unitaria d§ ponte (no sentido transver
sal), conforme a figura 2-13, pode-se calcular o peso proprio desta fai
xa; dividindo-o pela largura do tabuleiro, encontra-se a carga permanen

te do tabuleiro em kgf/mz, conforme segue:
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guarda - corpo

) passeio

pista

guarda -rodas

el
@:&9’ @@Y
osfaito concreto pora regulorizacdo

postes do tabuleiro

| 10.00m — FIG, 2-13
- Guarda-Corpo
-
2 pecas 2z Percha rosaza (5x18) com 200cm . 206.16.200.0,84.10 “= 32,28kgs
-
. -3~ R
2 necas de Persha rosa [(3x12) com 200cm ., 2.3.12.200.0,84,10 "= 12 ,10kcf
. ""3"“ -
4 pegas de Peroha rosa (3x12) com 100cm .. 4,3.12.,108.0,84.10 7= 12, 10kcof
—2 .
2 vecas de Paroka rosa (3x18) com 100em L 2.3.16.100.0,84.10 "= £,06kgt
- Asfalto (espessura média 2 cm)
- -2 .
700 = 100cm fe concrete asfaliice com e=Zcm J.2.700.100.2,00.1 =280 ,00keE
-~ Concreto para regularizacap (espessura média 8,5 cm)
Cor o euxilio da figura 2-14, noda-se ohlter o volume de con ~—
creto e assin node-se Jeterminar © sen pEE0.
e
d
FI6. 2-14
190
MTamere de postes em 100 cm = n o= = 4,44 postes
225 .
) T.4a7 - =
Veolume de concreto = Vo= |( + 2} . 100 - =n. . . 1300
2 2 4
2,5 1 T .22 5° =7 3
Vo= [(FEL2 s 8,5) . 100 ~ 4,44 . = i—meiim} - 1000=109231lcm
2 2 a0 '



classe 36

Tregsa forma & caroa permanente fornecica pslo concreto en

nonte seria:

. -3
¢oncreto simples (eﬂ5;= 8,5cm) .. 1092211 , 2,2 . 1C
= 2403,08 kgf

-~ Guarda-Rodas (espessura madia 12,5 cm)

2 pecas de concrete armade (e = 12,5 cm) com 100 cm %,

2 ., 12,5 .25 . 100 . 2,4 . 10°° 2 150,00 kgf

- Postes 4o Tabuleire (DiZmetro medio 21,30 crn)

nimero de postes por metro = = = 4,244 postes
& 225
peso por metro de ponte,dos postes 4o tabuleiro L
2
T . 22,5 -3 -~ -
4,44 , As Z2e2 1000 . 1,06 . 1077 = 1873,17 kgf
4

- Total Parcial .. 4770,77 kgf

- Pecas de Ligacao e Eventuais (5 a 10% do total)
recas de licagido e eventuais (10%) . 477,08 kgf

- Total .% P = 5247,85 kgf/m de ponte

- Carga Permanente Sobre o Tabuleilro (kgf/mz)

Digtribuindo-ge © peso do tabulelro sohre ¢ mesmo teli-se:
524 -

e = 5247,85 =~ 505 kgf/mz
10,00

b) Carga Acidental

um

K

Conforme se viu na parte I, item 2.3, O trem-tipo para pontes

(trem-tipo 35) pode ser rasnresentado conforme & filgura 2-15.



3.00m

[/ frrsomsint ) )] )]

1.50J1.50{1.50]1.50
6.00m

FIG. 2~ 15

O tabuleirc pode ser dimensionado como uma série de vigas sim
=

teg a carga de uma roda se dist
resistente Jdo tabuleiro. A s5e¢20 resistente pode ser determinada segu
do as reccmendacoss da NB-11/1951 gue diz em seun item 15:

. largura de assoalho cua suporta as cargas concentradas ou
varcialmente distribuidas 2 de, no méximo (ver figura 2-16): {(3, item

. e {CONCRETO + ASFALTO)
' f d {DIAMETRO MEDIO)

F16. 216

Onde:

2 assoalho gue =Supdrta as cargas concentra-
roialmente distribuidas

argura d
as ou pa

o |-

e'= espessura media do revestimento

& = altura média das vigas do itabuleirxo

{

h
Iy

or fornecido pela MNB~1l, item 2, assim considera-

g’ﬁ
|
0, <

or ]_.J

a
sle)

Sontes rodovidriae, na diregdo longitudinal do vel
culos a" = 10 cm.

~ Pontes rodovidrias, na direcao transversal
rt

culo: a" = largura da roda, Tab. 1-05 parte I.

- Ponteg ferrovidrias, na dirscao longitudinal do
trifaco: a"= 25 cm medidos na face lnferlor do dor
mente.
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- Pontes ferroviarias, na direcd@o fransversal do tra-
fago: a% = 60 com medidos na face infericr do dormen
ta. -

10 caso em estudoe, tem-se:
a" = 170 om
et = 2 4+ 8,5 = 10,50 cm
d = 22,50 cm
b ¢ 10 + 2 (12.,50) + 22,50 = 53,50 cm
Dasta forma, rode-~se admitir (a favor da seguranca) gue a se
g:o resistente do tabuleiro seja de larcura b = 45 cm, isto 2, deis pos
tes, ficandoc o carragamente sokhre ela devido as cargsas moveis,; conforme
a figura 2.17:
P P
ﬁ /ﬁ a) NA .SEgRO0 SOB
T "I AS RODAS
- — 100
.50, 2.00m .5
P.
A 2 P
b) A FRENTE E ATRAS
DO VEICULO
J 3 ] |
L 3.00m |
| -1
FIG. 2~ 17
Onde:
P = 3000 kof
p.o=p'. b =300 . 0,45 = 135 kof/m
Py =B . h =500 , 0,45 = 225 %of/m
de
na
e
tind

c) Segdc Resistente do Tabuleiro

secao resistente

i

?‘l-j
O



27-5'0cn£ ’ Tbm - 22.500m _ = 17.50 cm

10.00 m

.

FIG. 2~18

g r 1
mante estitico (¥i_3), mara a altura da linha neutra (y) = para a arez
=)
da segao transversal (8) ?

10.00m

FIG. 2-19
Fode-se regponder & esta percgunta, calculando-se estes valo -
res para varias secles. Para o cldlculc destes valores & necesséric o
conheclmanto & i s nas varias egées, ortideos atravas da conici

@1 d=17.50 ¢m

10.00 m

L

o
'l\l’
N
[+)]
S
|
|
|
- [
A,
Lo L

T

FiG. 2-20

- Conicidade = ¢ = ¢ o = - = 8,01 cm/cm

Tab, 2-01
Secdo em x(m) | 0 1 2 | 3 1 4 5 6 | 7 8 9 10

Didmetro (am) 27}50 26,50(25,50(24,50|23,50122,50 {21,50|20,50 [19,50|18,50|17,50

Sarendo-se gue as varias secgles serzo come as da figura 2-21,
code-se calcular os valores de v, £, ¥ e J, através Jo roteiro dade a



valcras,

FiG. 2-2I

- Distancia da Linha HNeuntra a Borda Tracionada (v)
Y

2 2
T D D T c ol
R B S : n s 33
vy o= ooy o= 5
T D2 T d2 2(D% =2a™)
+
4 4
~ Area da Segdo Transversal (8)
kil D2 il d2 il z 2
s = + S 8= — (D7 + &)
4 4 4

- Momento Estdtico em RelacBo a Linha Neutra ()

0O cilculc de M & algéhricamante mais sirples. Com o formuli-
r 2 mn

assim calculado:

- C&lculo Ao momento e

k_ﬂuJL__“j‘ S Le
b b circular 1, sobre O 2ix0 a-a: M

] -
2 ~ Calculo do momento es
circular 2, sobhre o ei

S
_a_ a
Y} — - Calculo do momente estatico do triangu-
1o 3, sobre o eixo z-a: M
=3
3 4  ~ C3lculo o momento astdtico do tridngu-
lo 4, sobre o eixo a-a: X
FIG, 2-22 ! g4
» ) fid - Rl Ead \ .
Flcando © momento estatico da secaC em relagac a linha neutra
a-ay M_ = M + M t M - M
s gl s2 & s3 s4.

- Momente de Inércia em Relag3o 3 Linha Neutra (J)

T T & . T 4 4
J = + . J = (D + 47)
64 64 54 N
Caleculando-se v, b, 8, ¥Y_ e J chtem~se os valores apresenta -
s j

dog na tabela 2-02.

& figura 2~-23 representz meia viga do tabuleiro.
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@

| 5.00m | @) VISTA LATERAL
F
- N b) PLANTA
Tab. 2-02 FIG 2-23
% (m) 0 1 2 3 4 5
D{em) 27,50 26,50 25,50 24,50 23,50 22,50
& {cm) 17.50 18,50 19,50 20,50 21,50 22,50
v {cm) 12,31 11,54 11,64 11,43 11,29 11,25
b (om) 43,34 44,05 44 .53 44,81 44 %6 45,00
s (cm?) 334 820 309 502 797 795
Mﬂ(éms) 2.2590 2,156 2.029 1.854 l.915 1.898
=
J (cm4} 32,5878 29.958 27.853 26.355% 25,459 25,1581
Tecoolhem~se o5 valorss de v, g, HS J a gerem adotados pa
ra © cdlculo, lembrandeo-se cue: {(16)1}
~ ~- 2
Tensad de CcoOmnrassac g
e - -
Tensao de cisalhamento T S
B.J
Tensao na flexao ot . v
J
Tlechas £ 1 s (c)
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1]
3
[
(3

P = carga de compressao atuante nz harra

"
!

= area da segao transversal

¢ = esforgo cortante
- . fond \ 2
M, = momento estatice en relacgao a linha neutra

b = largura da secao na linha neutra

ol 0 g by 3 -
J = momento de inerxclia em relagac a linha neutra
1 = momento flstor
v = distincia das fibras externas,; tracionadas,ia linha
neuntra
E = modulo de elasticidade da madeira verde

x {(m) 0 1 2 3 4 5
1}5(10”3cm“2) 1,19¢ | 1,220 | 1,236 | 1,247 | 1,255 | 1,258
M_/b.7(10%am™) | 1,589 | 1,634 | 1,636 | 1,655 | 1,673 | 1,676
y/J(10"4cm"3) 3,767 | 3,%86 | 4,179 | 4,337 | 4,435 | 4,471

1/3(10 2 en™ ) 3,060 | 2,332 | 3,590

Xe)
-1

4

98]
-
~
O
ey
w
~
W
[\S]
{a

3,

PR

Observando-se os resultados da tabela 2-03,; nota~se gus a se-

t 3
cae cantral (x=5 m) -fornece of maiores valcres para /S, M /b.J, y/T e /T
segao como constante zo leongo da vigs, oktem-se un Jdimen -

- .

hdotandoe tal
gionamento & favor da seguranca. Tota-se
= e

og valores de v, b, 8, 1

.2 n_2
L Pm [ Dm y S =2 . . m _ T.71 N
ﬁ -
—_ “ .
o2 n
Hn= 4.°% =1.3/5
FIG. 2:24 M= 2 . e 2 D35
& 2 €.
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Obtendo-se para o ¢aso em guestdo:

2
Dm = 22,50 cm, v = 11,25 cn, & = 45,00 cm, £ = 795 cm”,
3 4
MS = 1,828 em™, J = 25,181 cm~
d} Esforcos Solicitantes Nas Vigas do Tabuleiro
O esquena estitico do tahuleire serd o da figura 2-25. {(3,

itenm 17)}

A B
- s - 23 0 25 2.
L 2.00m . EBOm ) 1:80m 4 LBOm | 2.00m
= - - B i B m —

FiG. 2-25

Como oS v&rios tramos tem a mesma seCac resistente, e estio
sujeitos ro mesno carrsgamento, pode-se calcular os ssforges solicitan-—
tes apenas para 0f Lramos de vaos diferentes (tramos 2 e 3 da figura 2-
25}).

d.l} Carga Permanente

) - = — -~ = 2 o A

A carga permanente 2 p = 525 kgf/m”. Sendo a largura da sg-
cac b = 0,45 m, a carga permanente sobre uma viga do takhuleiro seri:

m = 5258 , 0,45 = 237 kgf/m

p=237 Kgf/m p =237 Kgf/m -
INRRENEN L b LT 1]
= 2.00m ’j}” "% 1.80m %’”
. 7u}_ . rr b} !

- Diagrama de Momentos Fletores Devidos ao Carregamento Perma
nente (M)
' P

a) TRAMO A (Kgfm) b) TRAMO B (Kgfm) -

106
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= Diagrama de Esforgos Cortantes Devidos ao Carregamento Per-
manente (QD)

o) TRAMO A (Kgf) b) TRAMO B ( Kgf)

7 ; 213 Kgf
158 142

78 N

0.33m|

213 Kgf

FlG. 2-28

- Diagramas de Flechas Devidas ao Carregamento Permanentes
(£)
P

o]

Sfecund

a NR-11
b

"

/1951, para levar em conta a "deformagdo len -
& a

, no cialculo das flechas devidas & carga permanente, considerar-se-i

e
um médulo de elasticidade (%) igual a 2/3 do mddulo de elasticidade &

a
P
madeira verde (E_).
L
' B = 168,600 kgf/cm” (Fucalipto citriodors)
m
Er = 2/3 BE_ = 112,400 kgf/cm
a) TRAMO A {(cm) p) TRAMOC B (em)
: — ‘ < 0.006
aoos¥{$<i;;._. 0.009 ODOQ*Lyi_";,Ex%i;o
0.015 I 0.015 = 0.010 0.012
0.018 "
- : . 0.30m
033m| | U F16.2-29 e
d.2) Cargas Moveis
Podendo ¢ carregamanto se desleocar ao longo da estruturs, 2

-

a es
necessario gue seiam avaliadcos os esforgos, segao por segdo. Para isto
se adas as linhas de influéncia.

Linha de infludncia & um diagrama gue representa a  variagao
de um parimetro particular (momento em uma determinada secg3o, por exem-
plo) , guando uma carga unitaria P = 1, se desloca ao longo da estrutu-
ra. {(S8, 25)}

Em ovtras palavras: "Linha de influéncia de um efeito E_  em
uma secao C de uma eshtrutura, para cargas com Fir@géo e sentide defini-
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dos em cada ponto percorrendo uma determinada lirha § associada & estru

tura, & o valer da ordenada ni{s), igual a EC correspondente a uma carga

unitiria, com a direcdo e o sentido previstos, aplicada na posicac defi
influéncia, pode ser feitc com relati-
Miller—-Br

de um esforgo

nida pela coordenada curvilinea s sdkhre a linha S"
AT

¢ tragado de linhas de

{.

facilidade, gracas aQ Teorsma de eglau, gue afirma:

S
b
-

"& linha Jde influeéncia
carga unitdriz com dirscic 2 serntido especifi

lirha S a ser percorrica pela carga €, em cada ponto de
)

EES"_lTAT.l co

b) LINHA DE INFLUENGIA DA REACAOQ
DO APOI0 A
¢} LINHA DE INFLUENCIA DA REACAO
DO APOIO B
d) LINHA DE INFLUENCIA DO MOMENTO
FLETOR EM C
a
b
_~ @) LINHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO
e k CORTANTE EM C
P 1 -

sl

A r--'lﬂ'

A
\

e
\

\

F1G6, 230 — LINHAS

DE
SIMPLESMENTE

INFLUENCIA PARA
APOIADAS

VIGAS



Tab. 2-04

- - . o~
cipio da superpCslcadc de
DYmA caal se calculariam oz es

VALOR DO ESFORGO = E¢ .

LINHA DE INFLUENCIA E
CARREGAMENTO

Ec = N{s)

U’I L) -DEEG

Nis)

Ec =P.N{s) | || oe €e
N(s)
- b - |
i -1
b ! 8 _ ds
q(s)ltft:?slds
Ec=/ qls) N{s) ds [
u‘
LIDE E¢
Ec =q[N(s) ds
oU SEJA LIDE Ec
Ec=¢g.8§




- Diagrama de MEximos Momentos Fletores Devidos
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ac Carregamen

to Acidental
ralculando-ss 0s romentos acidentais mExinmes em alsumas se~
cozs (neste caso foram adotadas cinco secoes, conforme a fig. 2-31), »o
fe-se tracar o diagrama de miximos momentos devidos ac carregemento aci
dental, como segus:
L L20m GUARDA ~RODAS
5 P ' “
otTRaMo a0 L. 2.3 o0 % S yitramosl 1 £ 3 ¢ % 9
RSN o AT AN
e 0:30] e - 939
foo i 200m . ‘l _ 1L.BO'm f

SECAO |
P,z 135 Kgf/m

Fl16.2°31

0.28 ' |
M, T 803 Kgfm M % 1512 Kgfm
FiG. 2-32

SECAO 2

P =135 Kgf/m

lp=sooo Kaf Ip=sooong - Py=135Kgf/m

b) TRAMO B

a) TRAMO Ai_I i]

®

| @

0.67: 0.27 0.60
M, 1642 Kgfm M T 2411 Kgfm
FIG. 2-33
SECAO 3
P, =135 Kgf/m P =6000 Kgf P 135 Kgf/m

"

i

lP = 6000 Kgf

1m0 & LT

a) TRAMO A LH
S

1.00 |
[ -~
| -~
.
b _
L
Mz T 2417 Kgf

I
0.90|

L.~

0.45

M3 ¥ 2706 Kgfm

m

FI6. 2-34
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SECAO 4

P=6000 Kg

Qp|=|35 Kg/m

vpl=l35 Kg/m

J'P=eooo Kg

b)

i 1
; _ ' 0,60
0,28 S 0,23 o
0, 45 S e d O, 40 -
M4¥ 2716 Kgfm M 472411Kgfm
FIG. 2-3%
SECAO 5 _
p1=135Kg/m J PoEo00Ks  rpi=i35Ke/m P = 6000 Kg
T _(‘T"'-'-E
: _.0,.;7_ .-O', sa-
M ¥ 1695 Kgfm M T1512 Kofm
Com os momentos miximes devidos ac carregamsnto acide
dotadasz, traca-se o Jdiagrama de miximos momentos Ffletor
rga wmdvel (figqura 2-37).
A {(Kgfm b} TRAMC B (Kgfm)

al TRAMO

w0
~
N

FIG. 2 -37 —DIAGRAMA DE MAXIMOS

2706

MOMENTOS FLETORES

DEVIDOS AO CARREGAMENTO ACIDENTAL
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- Diagrama de Maximos Esforgos Cortantes Devidos ac Carrega -

wento Acidental

, @m algumas secoes (neste caso

-~ - -~ - . L - —— .
ets segoes, ver figura 2-31), pode-se tragar ¢ diagramz de maximos es-
o

SECAO O
P =I35Kgt/m . P=6000Kgf P=6000Kgf P=135Kgf/m
a)TRaMO A [T TT1 b) TRAMO B
1.00°] 1.00
0.65
Q" 2478 Kgt @,=6063 Kgf
F16.2-38
SECAOQ |
P = 135 Kg¥/m P =6 C00Kg 1P=6000 Kgf P, =135 Kgf/m
H_‘:[,pﬁlssxqf/m lP=6000 Kgf
1.00
b) TRAMO B

2437 Kgf
- 4Kgf

Q
Q,

l'é’ 5018 Kgf
I“-’ - 1020 Kgf

b
~

F16.2-39



SECAO 2

P = 135 Kgf/m IP =6000 Kgf

CPE= 135 Kg¥/m

1
~ I
g [
0.33 P §.00
S |
o
o} ]
F
| ® 0.40
l 065
L -7
0,°2403 Kgf -
Qa- :-|5 Kgf
FiG. 2-40
secho 3
P=60C0 Kgf
Pfuas Kgf/m
-
0.50 .~ !
-~ |
~ i 1.00
| !
a) : |
| ' ®
0.4
.00 |I // 0.50
—
-
[~
03= 2400 Kgf

FIG. 2~ 41

2-33

=6000 K gf P =135 Kgf/m

T

P|=I35Kgf/in1 P=6000 Kg f

Q= 4039 Kgf
. Qg= - 1981 Kgf

P = 6000 Kgf

_of

P, =135 Kgf/m

-y

Qz=3006 Kgf

Q.= -3006 Kgf

3
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SECAO 4
=6000 Kof p= sooox f
l 9 l 9 P, =135 Kgf/m
=135 Kgf/m l =6000 Kgf P,2135 Kgf/m i =6000 Kgf
/1
|
// E |
.4
0.42 100 ::oo
@ | |
a} TRAMO A = | b)TRAMO B, ! 06
) : I
i
| P |
.00 - 0.33 '-°°l / 0 33
| - | e
Il l //
- ~ .
Q,=1980Kgf 04- 1981 Kgf
Q4% - 4044 Kof Q4% - 4039 Kgf
FIG.2-42
SECAO 5
Lp=eooong L =6000 Kgf
P,= 135 Kgf/m P, =135 Kgf/m
lp=sooo Kgf l = 6 000 Kgf
0.83 ,/i 0.83 _-7
0.58 | 0.56 !
i ' !
1.00 ' .00
© | © i
|
a) TRAMO A = . b) TRAMO B ——
| I |
oua7 | -~ o7
| P | PR
1.00| _ .00 Pre
-~ ] //
l /// ; ///
¢z 1020 »a5¥1020
5- Kgft. Q = Kgt
Qg - 5026 Kgf Qgs -5018 Kgf

F1G. 2~ 43



SeECho 6

P=136 Kgf/m

Lid ¢ ¢ v ¢ 4|
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p = 6 000 Kgf P =135 Kgf/m l P=6000 Kgf

ENEEREN

a)TRAMO A

Qg -6076 Kaf

Obhtidfos cs esfcrcos
to zcifental nas sete secles
esforcos cortantes devidos 3s

a) TRAMO A (Kgf

3] "

~ ®» © 8

T <& T ¢ O

N N N W ]

2 o
N

\
-4
TN
S g
[=]
i
#©

F16.2- 45 — DIAGRAMA DE M

1.00 L.OO
. b)TRAMO- B
Qg=-6063 Kgf
FIG. 2-44
cortantes maxinmos, devidos ac carregamen-—
adotadas, traga-se © dJdizcgranz de maxines
cargas mdveis (figura 2-45).

o b)TRAMO B (Kgf)
8

6063
/439
/ 3006
1981
0

1
19}
6063

AXIMOS ESFORGOS CORTANTES DEVIDOS

AO CARREGAMENTO ACIDENTAL (Qa)
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~ Diagrama de Maximas Flechas Devidas ao Carregamento Aciden-—
tal

C cZlculo de linhas de influéncia de deslccanentos pode ser
c

transformado no calculo de linhas elésticas, de =

X

DUZYL DE MULLER-BRESLAY, cue afirma:
n

& )
fluencia de um deslocanento Ac, numa se

s
¢ao ¢, & & lirha eli3stica da estrutura soh carga unitdria aplicada na

inhas de influénecia de  Fflechas

ceg (cinco no caso, fig. 2-31) = calculando-se os valores
ximas devidas a0 carre to acidental pode-se tragar o
egmante arnciada, com  uma

carga concentrada P 2-48) , tem as

S@”U"T;PS exXnre SSOQ

—_— s

F V' a _.__1________,_ﬂ—-<w2 «jw
-

— 1 i

Fi6. 2-46
Para x £ a
= 7
g, = Bbex 222

8.5.7.4

o P.a.{g—x) (20% ~ 2i-

6.E.J.3

93]
Al



dz deslocamentos em virias secdes {(com a vari
mas de suas ordenadas (variacao de x), conf
e 2-06.
- Tramo A
X
et
P=I
[ | b ;
! s
A A —A
vy
(- 1=2.00 cm ,
"
FiG. 2-47

5
T o= 162,800 kgf/cn (Evcalipte ciltricdora)

. ¥ .- -
J = 25.181 cm (ver item 3.2, c)

jand
o s (om)
E 0 33 £7 100 133 167 200
m £ [2lem)
o Iy
< 2 o 2,00 | 9,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00
[
= 13 000 1,20 183 1.87 140
EL‘;\ e o Loy L2 L0 Lo
=
o
Br 57 G.00 1,33 3,12 3,36 2,74
-
e = 106 G,00 1,87 3,358 2.83 2,32
Lo
o B 133 0,00 | 1,20 | 2,78 1 3,36 | 3,12
enl
= E§ 187 0,00 0,81 1,49 1,87 1,83
O
%
g 200 Q3,00 2,00 0,00 0,00 0,0
-~ Tramo B
h—*—x—
p=l
R | b il
b o
& 2
=180 ¢em

FiG. 2-48




Tab. 2-06
o # {cm)
o 2 P on 130 15
(= E"(Cm) 0 o uo Dy RN _L.bO 180
" B
< &
99 0 ¢,00 | 0,00 | o,00 | 0,00 | 0,00 | G,00 [0,00
]
e 30 0,00 { 0,88 | 2,35 | 1,38 | 2,10 | 0,50 |9,00
By |
g 3 50 6,00 | 1,35 { 2,27 | 2,44 { r,98 | 1,10 |o,00
[3
2 0 90 0,00 | 1,38 | 2,44 | 2,85 | 2,44 | 1,38 l0,00
vl =
< B 120 0,00 1,10 | 1,28 | 2,44 | 2,27 | 1,35 0,00
X
RSt 150 6,00 | 0,60 | 1,10 | 1,38 | 1,35 | 5,88 (0,00
€3
= 180 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,086 | ¢,20 { 0,00 |9,00

Calculando-se as flechas méximas Jdevidas 20 carrsgamento aci- -
dental, em algumas segoes (cinco segoes no caso, ver figura 2-31) ,pode=

se tragar o correspondente diagrama de méximas f£lechas.

SECAC |

<p|=l35 Kg/m P=6000 Kg p1=I35Ka/m | P=B000Kg

Lbiiiil J, a) b)
&
<]
nE m =
]
= onE °
N ‘o B =
- - (o] &
2 = -
f1 0,202 em f,=0,132¢m

FIG. 2-49
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SECAC 4

P= 6000 Kgf
P,=135 Kgf /m

lﬂ—@

P, =135 Kgf/m P =6000 Kgf

b)TRAMO B

a) TRAMO A

m
*3,215.108m ||

1
o ‘
. .ns\ @
| e HE
~ = 5
o -
i % S oes N o5
\ - = o -
—_ E " © 13 10
% L & o TS
f4= 0.334cm = &Y% - £4=0.194cm ~. 3 ©
< e — - o
P~ 'Q .
- - o o~
Y e 2 FIG. 2-52
m ™ :
"
SEGAO 5
= =6000 Kgf p=6000 Kgf _
i 135 Kgt/m F i p= 135 Kgf/m
o) TRAMO A I_J Til . ~ B) TRAMO B “ i 1

u?s' i
(o}
= @5 of
m o 10
S ;
@©
3 o ° . (]
- : 0 - - -
fs= 0.188cm ® o 5 =0.131cm
Flg 2-53
Ohtidas as flechas maximas, devidas ac carresgamento acidental,

neda~-se tracar o diagrama correspondente (figura 2-24}.,

)} TRAMO A {cm) b) TRAMO B (cm)

@

0.202

¢
o
o

0.346
)
0.249
0.194

0.390

FIG. 2-54 -~ DIAGRAMA DE MAXIMAS FLECHAS DEVIDAS AO CARREGA_MENTO ACIDENTAL (fa)
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e) Dimensionamento das Pecas do Tabuleiro

s como vigas fleti -
idade lateral e nem ssfor-
(

¢o normal. Devem ser verificada 0.}, a tensao de ci

e.l) Verificagao da Tensao de Flexao (o)

3

A verifica

-

cacido fda tensio de flexdo 2 feita atraves da seguinte
expresszo: {(16, 32/38)}

e

9f = tensio atuante mixima na flex3do
0. = tensioc admissivel de flexzo
I
M = momento fletor maximo atuante
- » - — ~ ™~ -

J = nmomento de inercia da secgao em relagao = linha
neutra

v = dist3ncias fa linha neutra {centro de gravidade)as
fikrasmais tracionadas.

elc tragado do dia-
s diagramas ds maxi
S anentes (fig. 2-27)
). Tste diagrama & rewresentado na figura 2-55.

J, item 3.2 c, e o maximo momento fletor M (£i
ens

a0 de flexzo como segue:

a) TRAMO A (Kgfm) b} TRAMO B (Kgfm)

8cs

1565

I565

748

2536

FIG. 2-55 — DIAGRAMA DE MAXIMOS MOMENTOS FLETORES

(M= Mpf Ma)
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Tendo-se;:
4 .
J = 25,1581 cm~ {item 3.2 c}
y = 11,25 cm {item 3.2 ¢)
- ~ 2
o, = 185 kgf/em”™ (Parte T, item 2.2, tab. 1-02, Euca
- lipto citricdora)
M o= 282200 kgfiem (figuxra 2-55)
Fesulta:
O‘“’: — ik . y S 6
a L_T .
282208 ~ - 2 - 2
O, = =, 11,25 = 126,18 kgf/cm” < 0f=195kgf/cm
- 25161
Portanto, a segio aﬁotaaa para as pegas do tabuleiro & sufi -
ciente para a tensio de flexzo.
e.2) Verificagao da Tensao de Cisalhamentc (t.)
2 verificacdo da tenszo de cisalhamente na flexao &  feita
através das seguintes expressces: {{l6f 2/38)}
- Nas Se¢das Prdximas dos Apoios (x < 3d):
Q. MS -
T, & . ps Te
- b.J 32 -
Chg: a reduczo de x%/33 em 1., € recomendada pela -11 ' nas
" ke
proxinidades dos acoics  (x € 3d@), devido ao sfesitc d= comprassao normal
existente nesta regiao.
~ Em Outras Secoes:
0 4
oS 2 = —
Te 7 s Te
£ Lo £
Sendo:
2 = esforgo cortante méximo na segdc considerada
- hond b ~ . -
¥_ = momento estatico da segao em relagac a linha neu -
- tra -
5 = largura da secdc na altura da linha nsutra
. - . 2 = = » -
J = momanto e infércia da secao em relagadc & linha neu
tra



x = distancis <a secao considerada szt o apoic
A = altura da viga
T. = tensao de cisalhamento m&xima atuante
T. = tensdo admissivel de cisalhazmento na flexac
Superpondo~se o diagrama de miximes esforgos cortantes devi -
doz 20 carrsganmente acidental (figura 2-45); com o diagrama de esfiocrces
cortantes Z2vido ao carrecamentc permanente (ficures 2-28) , obtem-se O
dizgrama e miximos esforceos cortantes ravresentado nas figura 2-56.
-3
<
w
o v o 8
2 @ = ©
N w 2 o ~ 0
N ¥ e o o
NN © -8
f—— o -
\\\? o
N ® o
® @ 5
© ©
M~
\m \'2
1N Y
e g 2431\
~ :3 < ' N
.2 0 |
N - ”
¥
i~
©
S > ©
T
2 ~
N
o ©
\ c
o
N 2]
N =
< <
<+ )
© ©
0 ©
lor)
"
©
- - 7 3
FIG. 2-56 ~ DIAGRAMA 0DE MAXIMOS ESFORCOS CORTANTES (Q::qp.qo)
Tendoc~se:3
= 45,00 cm (item 3.2c)
d = 22,50 cm (item 3.2¢)
ar Gom 3 PR 2
¥ o= 1898 cm” (ditem 3.2c)
S
- o=t 4 ERrE—,
b — .i.'./lGl leisi (.LL‘BA-LL 3-2C)
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4

")

N &

o

| \&
° 3 2/ |
< < n
(I

2.13
3.16
85

///o.Tl
/ 0.66

0|3‘

0.10

e//
0.66/ |

2.85

3,85

5.04

6.13

6868 = — — — -

FIG. 2-57 — DIAGRAMAS DE MAXIMAS TENSOES DE CISALHAMENTO (Qp)

Como & tensao maxima de cisalhamente 1. = 6,88 kgf/cm2 & me
nor gue a tensio admissivel de cisalhamento na flex3o 1, = 15,1 kgf/cm
a 1

para as pegas do tabuleiro & suficiente para tal so

e.3) Verificacdo da Flecha (f)

7 . f

r verificac&o da flecha & feita através da seguinte expressao:

3 350
Sendo:
£ = flecha total mixima ‘ N
f?= flecha devida ao carregamento parmansnte na §eQao
< considerada
£f_= flecha maxina devida ao carregamento acidental na
Segz0 considerads
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ihi
1

= flecha admissival

£ = vac livre Aa vigs
Superpondo-se o diagrama de flechas acidentais méximas (figu-
ra 2-54) 2o diagrama de flechas permansntes (figura 2-29) chtem-se o
diagrama de flechas méximas da filgura 2-58.
a) TRAMO A (em) b) TRAMO B (cm)
~
o < <
o = ©
o~ 8 )
© - o
c ©
FIG. 2- 58— DIAGRAMA DE FLECHAS MAXIMAS (f=fp+fa)
Verificandeo-se para Os L[ramos tem-se:
Tramo A (£ = 200 cm)
= 200
£f= 0,408 cm < £ = Lo = (3,571 cm
358 350
Tramo B (£ = 180 cm)
= £ 180
£ =10,26cn < f = =2~ = 0,514 c&
59 350
2ortanto, a secdo adotada para as pecgas do tabuleiro & sufi -
ciente.

e.4) Conclusao

com as verificagles feitas, nota-se que ©s postes de Tucalip-

to mitriodora para o tabuleirc rodem ter difmetro médio D_ = 22,50 cm .
[x

Assim, adota-se para o tabuleiro, pestes comerclals de Fucalipto citrip

dora com 10,00 m de comprimentc, do tipo pesado, com difmetros na base

3

= 27,50 cm e no topo 4 = 17,50 cm.
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f) Distribuicleo das Cargas do Tabuleiro para as Vigas Princi-

pais

0 carregamento sm vma ponte gitua-ses gobre o tabuleiro. Para
se fazer o cilculec das vigas principals, & necessfrio distribulir-se es-

te carregamento sobre elas. Desejando-gse © carregamento mixime sokre a

viga principal pode-se fazer usc ¢a linha de influBnciz 4da reagcdo - de
apcio

iro, obtendo-se a posicao critica do  carregamento
a

1 nossibilitari o c&lculo do carregamento maximo

schre viga nrincipal.

A acdogzo, rara o cileculo, do sistema de vigas independentes,
(tabuleiro simplesmente apciado) comO reccmenda z MNB-11 item 17, acarre
tz erros da oxrdem Jde 6% (a favor da seguranca) nos esforcos da viga prin
zipal, n3c sz justificando, morianto, a utilizacgdo e sistemas mnais com
rlexos e cilculo, visto gue & vari:¢ao no custo, da viga principal, &
desprezivel em relacao ao cusic da ponte.

Mostra-se a sequir, fe forma aproximada, como variam os esfor
cog na viga principal de £,00 n de vao livre, quando consideradas inde-—
nendentes ou nao.

Considerando~se as vigas come independentes, obtem-ge 05 car-
racamantos representados na figura 2-59, que rroduzem Cs seguintes efasl
potelcH

+ Momentos Fletores Maximos, no Centro do Vao

1ree S

Para O carrsgamento permanrente M . = 10,252,20 kofm
B
Para © carregamento acidental My = 28,460,75 kgfm
(=1
Ticando © momento toksl M., = 38,712,285 kgfnm
[S5S A
+ Esforgos Cortantes Maximos, nos Apoios
Para O carregamentsC permanente 0 _, = 5.126 ot
Tara o carregamente acidental Q.1 7 15,8388 kgf
[
FPicando 2z cortante total ., = 20.825 kof
+ FTlechas Maximas, no Centro do Vao
Para o carragamsntoc = 0,75 cra
Para © carregamento acidental = 1,33 foin
f F
Ficando & fl=cha total = 2,039 [oin3

Considerando-se as vigas como dependentss, Okbtem-se ¢S5 carre-—
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+ Momentos Fletores Mi&ximos, no Centro do Vao

Tara © carrecamentc permanente ﬂhz =
&

Para O carreganmento acidental Mo, =

Ticando © momento total m+2 =
t

Esforcos Cortantes Maximos, nos Apoios

Para o carregamento parmanente O =
ara O carregamenitc acidental QL =
- [
icandc & cortante total Oy =
Flechas Maximas, no Centro Jo Vao
Para © carragamento nermanente fﬂ? =
4
mara o carregamento acidental fa7 =
Ficando a flecha total f.ﬂ2 =
zminando-se as diferengas ex

o
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Tab. 207 - Diferengas entre os Resultados das duas Hipdteses de Calculo

EFEITC | CARREGAMENTO SISTOMA D VIGAS CONSIDERRTO DIFERENCAE (%)
, -(&
INDEPENDENTE DEPENDENTE (5)=i§l_i$l . 100%
(4)
(1) (2) {3} (4)
“ permanents 18.252,20 8.682,880 17,98
& -
H B
= ¢ .
B g acidaental 28,.460,75 22.341,45 0,42
9 P
total 38,712,895 37.031,25 4,54
% permanente 5.12%6 4,345 17.¢7
B~
2
< g
B o2 acidental 15.69¢9 15,857 0,27
-
[
total 20.825 20.002 4,311
rermanente 6,74 0,55 17,92
wa
ﬁ.’: _—
% L acicdental 1,33 1,32 6,78
|
i
total 2.08 1,97 5,09

adotando-se, para 0 cadlculo, o sistema de vigas independsntes
o esquema estatico das pecas do tabuleiro serd o da figura 2-61. Deve

se, portante, calcular os carregamentos mMaximos nas vigas corresponden
tes aos apoios 2 {ocu F), B (ou ) = C (ou D), escolhendo-se o maior de-~

las para o dimensionamente dasg vigas principais.

N FAY.N AVAN AN paVAN A,
A 8 c ) E F

2.00m || 1.80m ] 1.80m || 1.80m || 2.00m

FI6.2:61 ~ ESQUEMA ESTATICO DO TABULEIRO
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f.1) Distribuig2o de Cargas Para a Viga A (ou F)

Com o uso da linha de influéncia da reag&o no apoio A, calcu-
. S . a -
lam-se os carregamentos devidos a carga permanente e a carga movel so-

bre a viga princinal A.

- Carga Permanente

A carga permanente atuante na viga principal serd constituida
de duas parcelas: o seu peso proprioc e a acao da carga permanente do ta
buleiro sobre ela.

Neste item serad calculada a parcela devida a acao ~da carga
permanente do tabuleiroc sobre a viga principal.

Tomando-se uma faixa unitdria de vponte, com o auxilio da 1li-
nha de influéncia da reacao no apoic A, calcula-se o efeito da acao da
carga do tabuleiro sobre a viga principal. Assim obtem-se a parcela da
carga permanente sobre a viga principal, por unidade de comprimento, de
vido ao carregamento permanente do tabuleiro. '

0 calculo desta parcela & visualizado com - maior Ffacilidade
através das figuras 2-62 e 2-63,.

Py =P .$=525 x 1.00=525 Kgf/m

FIG. 2-62
Sendo:
P = carga permanente uniformemente distribulida sobre
o tabuleiro (ver item 3.2 a)
S = Area da linha de influéncia sob a carga

p, = carga permanente devida ao carregamento do tabu -
leiro, uniformemente distribuida sdbre a viga.
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De forma plana tem—se:

////

i

P =525 Kgf/m

LT,

s={/2 =-4.00.

Pv=p.s=525.1.00= 7
1.00m p 00=525Kg¢f/m

EEENEREEEA

L 1=2.00m ]
i -

FIG. 2-63

- = Carga Movel

Posicionando-se o trem-tipo na posig¢ac mais desfavorével, ou

seja, a gque resulte em maior reagao no apolo A, calcula-se o carregamen

~ - - - = . . 2
to devido a carga movel sobre a viga de forma analcga a anterior. (figu

ras 2-64 e 2-65) | |Nup DO GUARDA - RODAS

P = 500 Kgf/m2
' y
6000Kgf P=6006<?f
Y
\
\ b
-?=GO(I) kgt | P=6000 Kg \\l-

N\ =
\I
\

\

A\
Y

N |p=6000gf p=sodo\; \fL
\
\

500 Kgf/m
$4:0.16
. 3
B Ny=
$,0.58 " N»=0 .65 $,50.26
iLo.'r.Om__lFo.scnn! 0.80m 1.80m |
;
L 2.00m _
F -~
| 0.50m| 2.00m |0 som
FIG.2-64 L L 7 = 1
L T 3 00m B
_ ]
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Pl =P, Ny = 6000 , 0,40 = 2400 kgf
p; =p' . S, =300 . 0,58 = 174 kgf/m
p, =p' . (S; + 8,) + p.S; = 300.(0,58+0,26)+500.0,16 = 332
kgf/m
Sendo:
p, p', P s3o dados do trem-tipo (Parte I, item 2.3)
py = carga uniformemente distribuida na viga, sob o vel
culo-tipo. ..
p, = carga uniformemente distribuida na viga, & frente
e atrds do velculo-tipo
Y
Pl = carga concentrada atuante na viga, devido as rodas
do veiculo-tivo
n, = ordenadas da linha de influéncia de reacao do apcio
A
S, = &reas da linha de influéncia de reacao do apoio A
De forma plana tem-se:
- 3.00m i
/7 }y i Al peson qu/mz]
AL T2
g —
f_‘/f ‘L \ i t il
, | | &
1 precoK gt P
4-’1;/J + ’ v—’“ _._'—""—Pl
o P 1
IR + !ﬂ—m -7
- 158
E -: r 7 Py
1L.EOm ]:: f: ,é ::—'ﬁ
i n_t -
o _'_P2
1.0 m [ : - p=3 00Kgt/n”
:
0

LTI | 2.00m 0.50

.
LINHA DE GUARDA-RODAS

NA SECRO S0B  AS RODAS

p'=300Kgl/m P EEOCOKgT
{ pi=p.N3=6m.0,4’-' 2400 Kgf

SN

A B

® 4 N=0.40
N.=14m 2
'Nz" 0.65%

LT Q.58

7, apl.g=300.0,58 7 IT4Kef/m

00 VECULD
« 300 (0.584 0.26) 4500,

st/ prp (S + 8,0 + P .Syt
‘s 2 5C0Kgf/m
F w%fi',"__ F s 0.8 332 Kgt/m
{ PN
L1 ¥ 1 -
% B 2016
= — L3 3

N0 /f/u( ™ N.E0.30
s, *0.58

N 'sF0.26
o I FIG, 2-85

A FRENTE E ATRAS

10,70:0.50 0.80,  1.80m 1
1

f 2.0|3m i
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£.2) Distribuigao de Cargas para as Vigas B (ou E)

De forma anialeoga & do item anterior, usando-se a linha de in-

g hd hand . . - %

fluencia de reagac no apoio B, determinam-se o0s carregamentos devidos a
B ~

carga permanente e a carga mdvel sobre a viga principal B.
- Carga Permanente
0 c2lculo da parcela de carga permanente na viga principal B,

devide & carga do tabuleiro, & visualizado através das figuras 2-66 &
2-67.

Pv=p.5=525.1.90T998 Kgf/m

P=525Kgf/ m2

7

1.00m

§=1.3,80 =1.90
2

T

2.00m | L8om |
T I

FiG. 2-66



-~ 2-56 -

De forma plana tem—-se:

-Pv=p .S =525.1,90 =pyv =998 Kgf

P = 525Kqt/m°

/114

o P=525 Kgf/m
EEEEERREERRERNN
A ¢
e = 1., '3é,'.80 = 1,90 FIG. 2-67
IL_ 2.00m # .. o 80m

- Carga Movel

Com o trem-tipo na posicao mais desfavordvel, determina-se o

N - ~ . ]
carreganento devido a carga movel, conforme representacao nas figuras
2-68 e 2-69,

1.50m lo .50 .80 m {

* . E

2.00m

FiGg, 2-68
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P, =D « Ny = 6000 . 1,00 = 6000 kaof

168 kaof/m

He

300 . 0,56

o]
I
3
n
(il

o~

Py, = .3, + p182+83) = 300 . 0,56 + 500.(0,44+0,90) = 838 kagf/m

De forma plana tem-se:

/ .
/ lP=6-CIDKgf i i

£ of
34 R
54 F T I e
g R ol =
;“& g ,P p § -r,,__, : .

i ol .
? I il ~ R
2l T2

J

p'=300Kgf/m P=6000Kgf .
NA  SECAC SOB AS RODAS

P, = P.N,=6000. 1,00 Y6000Kgf

P, z p' .§,=300. 0,56 ¥ i68Kgf/m

A FRENTE E ATRAS DO VEICULO

Pp= P'.S 4P .(Sp+53) = 300.0,56 +
500.(0,444+0,90) % 838 Kgf/m

FIG. 2-69



- 2-58 -

£.3) Distribui¢do de Cargas para as Vigas C (ou D)

De forma andloga, usando-se a linha de influéncia de reacao
\ \
no apoio C, calculam-se os carregamentos devidos a carga permanente e a

carga mdovel sobre a viga principal C.
- Carga Permanente

0 ca@lculo da parcela de carga permanente na viga principal c
devida a carga do tabuleirojé visnalizado através das figuras 2-70 e 2-
71.

vzp .s.:525.1,80:=945Kgf/m

1.00 m

‘‘‘‘‘

$=1,00.3,60 = 1.BO

_L_Tl_
| 1.80m 1.80m |
| ] 0
FI1G. 2-70
De forma plana tem-se:
e{~PV=p.s =525.1,80=
le—  pv=945Kgf/m
p=525 Kgf/m® =
|

8 . C D

_-p = 525Kgf/m

D

.1,00.3,60
S 3

= 1.8BQ

FiG.2-T!

.80 m BN .80 m
B R
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+ Carga Moével

Com o trem-tipo na posicao mais desfavoravel, calcula - se o

AN
carregamento devido a carga mdvel (figuras 2-72 e 2-73)

570 .47

W0.72
55043 -
| Lzom |o.so] L8O m
Ly L T gy

FIG. 272

P, = P.n, = 6000 . 1,00 £ 6000 kgt
p, = 'S, =300 . 0,47 £ 141 kgf/m
. P, = P Sy + PS,+S5) = 300 . 0,47 + 500.(0,43+0,90) = 806kgf/m
- -
De forma plana tem-se: /y/;Pwmmﬁ‘ égj ‘ -
/ | —
/ 4 T -
, ] .
// __pnsooo K:; _f_é fmd :
~ ; € o ‘T T
/3 T s "“ﬁ‘ T
LN I
y 9~/ T + '—! :_—-—» [
/ .
L o =
P P 9;2 92
A —
3 c D

.
P3O0 Kot /m | P*BO00 rgt NA SECAC sOB A%  RODAS
T { Pz P. Ky= 6000. 1,007 6000 kgt
8 G o Prp'.5 = 3000 47% 1€ 1 Xg/m
52047 7 Ny* [e.e]
NTO.72 . Es
P r300Kg!/m

P'=300Ke! /m 5 FRENTE E &TRAS DO vEIGiLS

Pp*P' 5| 4P.(5,% 5,0 = 300.0 47

+ 500(0.43 . 0.901F 806Kgf/m

S50 .47 27090
. ¥, = LOD
HI'D T \S f0.42
0.50
FIg. 2-7T3 Liaom & P 180w, f
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£.4) Conclusao.

Os carregamentos a adotar para o dimenslonamento da viga prin
cipal serdao os mAximos entre os obtidos (figuras 2-74 e 2-75).

+ Carga Permanente

P=Fp + 998Kgf/m

.;;r.f_”:. __{4i

Sendo:

1l

P
P

P

peso proprio da viga (serd visto adiante)

i

carga permanente sobre a viga principal
+ Carga Movel

A= 6000Kgf 'q 26000 K gf

. | |R=6000Ksf
Pp=838Kgf/m | _ " /P2=838qu/m
hsrrrmarsrsanniil]
R=168Kg /m .
1.50 | 150 .50 _11.50
§.00 m B

FIG.2-75 — CARGA ACIDENTAL SOBRE A VIGA PRINGIPAL
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3.3 - O GUARDA CORPO

O guarda corpc € formado por pegas de percba rosa (figura 2-

76) , cujo dimensionamento & descrito a seguir: _

TTT/“@“'Z’ ﬂ ?L

chapa metdlico R
{3x12) dobradg ————— __ [

- Q“/‘Y/ j(l

: (6x 16} ) Lo
] J.‘ j ,
j (3 x12) ‘ )
i enchimento

N

130 cm

200 em

enchimento . {\r —
i i |
| RN
) / \:/ [l\ :
/< e nn 1 E
Dl \;‘ Sy’ 0. !
b chopa metdlica ‘
“DETALHE ! dobrada "‘hq
DETALHE !
FIG. 2-76 — O GUARDA - CORFPO _

FIG. 2-77 —~ PERSPECTIVA DO GUARDA - CORPO
COM SEU CARREGAMENTO
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a) Dimensionamento do Corrimao

Segundo a NB-11, as vigas secundarias devem ser calculadas co
mo simplesmente apoiadas, nd8o se considerando a influéncia favoravel da

continuidade. Desta forma as pecas do corrimao devem ser verificadas a

flexao simples sendo o esquema estdtico dado na figura 2-78.

O Kgf/m
O P T T T 2 sen
1 . . ) . . .AJS. / :[Iscrn
ﬁ% mdcm _qw«f@?h

—
FiG. 2-78 — ESQUEMA ESTATICO DO CORRIMAO

g =48 . 8+36 . 17,5 _ 15 07 o

84
b = 3 cm (largura da peca na altura da linha neutra)

d = 19%cm (altura da viga)

S = 84 cm2
3. 12,07° 3
M= - 4 = 218,5 cm
S 2

Seguindo a NB-11 de 1951, as vigas compostas por dois elemen-

tos serdo calculadas com um momento de inércia J'= 0,85.7 {(3,item 22)1}

3.16° | 12.3°

12 12

+ 36.(17,5—12,07)2+48112,07-8)2]; 2471 om®

J'=0,85.7=0,85.

a.2) Esforcos Solicitantes’

+ Diagrama de Momentos Fletores



- 2-63 -

1.000 Kgf cm

ol FIG. 2-80
p.1% 0. 002
Mmdx = i —'—-—8— = 1000 Kgf cm
2 2
. p_o £ _ 0,8 . 1007 _
ax - - = 1000 kgf,cm

+ Diagrama de Esforgos Cortantes

«)Kgf[]EFTTTW‘>\ ] |
' i
40 Kgf

FIG. 2-8I

0 _ . £ _ 0,8 . 100

40 kgof

+ Diagrama de Flechas

Sendo as pecas do corrimao de peroba rosa, téem-se o mddulo de
elasticidade Em = 94,100 kgf/cmz, e o diagrama de flechas sera:

0.004 ¢cm
FIG 2-82
4 _ 4
£ - 5.p . £ - 5 . 0,8 . 100 Z 0,004 cm
max

384 .E.J 384.,24100.,2471

a.3) Verificagao da Tensao de Flexao

M

o, =— . v £ G
£T £

o, = 2000 15 67 = 4,88 kgf/cm’< 5_=135kgf/cm> (peroba rosa)
£ 2471 £

£

Portanto a secao adotada & suficiente para a tensdo de flexao.

a.4) Verificacao da Tensdao de Cisalhamento
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+ SecOes Proximas dos Apoios ( x s 3d):
o .M %
s —
Te = . £ T
£ v 3a £

Sendo linear o diagrama de esforgos cortantes, conforme a fi-
gura 2-81, rode-se encontrar com relativa facilidade o ponto onde ocor

re a maxima tensio de cisalhamento, fazendo-se:

x - -, .
Qc = 0, - nas segoes proximas dos apoios
34 .

2
il

0, nas outras secoes

Dessa forma nas proximidades dos apmocios ter-se~-a uma tensao

de cisalhamento dada pela seguinte expressao:

Como Ms/b.J & constante, Te serd maximo no ponto onde QC for

maximo. Sendo a eguacido do esforco cortante dada pela expressao abaixo:

“nax * ¥
Q= Onax = T, o
£/2
2
0 = o x Qnax * % _ 2‘Qmax . X
© 3a - 34 33 £
E, portanto, O _ terd um ponto  maximo onde a primeira deri-
vada de Qc em relacao a x se anule ( S = o)
a
X
Q 4.0 . X
Xe! Qe = max _ max =0 _
a, 3d 3d £ >

1- 4220 o 4x=20 = x-= A
4

£

e
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0 valor de Q_ serd mdximo no ponto x = £/4 se x ¢ 3.4, isto &:

x =290 _ 95 om < 3.4 =3.19 = 57 em

4

A mixima tensio de cisalhamento ocorreri no ponto X = 25 Cm.
Neste ponto o esforco cortante seréd:

o =0 Upax . x
max 0 /2
40
0 oe =40 - =20 | 25 = 20 kgf
x=25 50
e, portanto
0 .M )
T = A Te
b.J 34
T, = 20 . 218,35 2> = 0,26 kgf/cm2 < ¥f=12,lkqf/cm2(Perg

3 . 2471 3 .19 ba rosa)

Assim a secdo adotada tambem & suficiente para a tensao de ci
salhamento na flexao.

Na pratica esta verificacdo & feita sobre o apoio, sem a redu
c3o recomendada pela NB-11l. Caso a tens3o ultrapasse o valor admissivel
usa-se a reducao acima mencionada.

0 . M
s -
T, = < T
£ b.J £
T, = 40 . 218,5 2z 3,18 kgf/cm® < T, = 12,1 kgf /cm’
3 . 2471

a.5) Verificagao da Flecha

£f=f + f_ ¢ £ = £/350

D =1
£ =0cm , £ =0,004 cn , £ = 100 cm
D a
£ =0+ 0,004 =0,004 cm < F =280 =z 0,28 cm
350

.

E portanto a secado adotada €& suficiente tambem para a flecha.
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a.6) Verificacao da Estabilidade Lateral
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Secundo a NB-1ll a verificacao da estabilidade

conforme © roteiro: {(3, item 56)}

+ Cdlculo dos Parametros Definidos pela NB-11 (item 56)

lateral pode

A= R
b
0,39 ., E
A = " m
0 -
K . Uf
Sendo:

El = disténcia‘entr@ os apoiocs laterais da viga; no ca-
so, o vao livre £1 = 100 cm

b = largura da viga na linha neutra no caso b = 3 cm

Em = modulo de elasticidade da madeira verde, no caso
E_=94100 kgf/cm? (Peroba rosa)

Ef = tensao admissivel de flexao, no caso Ef =135kgf/cm2
(Peroha rosa)

k = & um valor em funcdo da relacao d/b, onde d & a al
tura da viga e b swua largura; o valor de k & forne
cido pela NB-11, conforme a Tabela 2-08., {(3, item
56) }

Tab., 2-08
d/b 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
X 2,12 3,31 4,5315,78 7,05 8,34 9,65 10,97 | 12,30 13,65
‘a/b 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20
X 15,00715;30 17,70 (12,10 | 20,50 | 21,90 (23,30 24,70 (26,10 27,60

+Comparar A' com A; e calcular a tensido de estabilidade late -

ral (U%) a fim de comparié-la com a tensaco admissivel de flexao.

Se A

g! =
£

Se A
o

'og A tem-se:
4 .of-(l -2
3 2 Al
0
o> l; tem-se:
0,26 . Pm _ =
K A £

S
[ Fa¥

Ql
th
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Sendo:
0% = tensao de estabilidade lateral
Gg = tensao de flexao maxima atuante
B = médulo de elasticidade da madeira verde
Sf = tensao admissivel de flexdo

Desta forma, para o caso em guestao, tem-se:

L
. *1 100 _
M= e = 32 = 33,33
a/b = 22 2 6 portanto, da tabela 2-08 — K = 8,34
3
0,39 . = 0,39 . 92100
I = 32,59
0 K .o 834 . 135
Como X' = 33,33 > k; = 32,59, tem-sez
2
KA £
E_ = 94.100 kgf/cm’
K = 8,34
AT = 33,33
0% - 9,26 . 94100 _ 88,02 kgf/cm2 < Ef = 135 kgf/cm2

8,34 , 33,33

2 secao adotada nao terid problema de perda de estabilidade la

teral.

b) Dimensionamento dos Pilaretes do Guarda-Corpo

Sendo os pilaretes fixados na estrutura em dois pontos afasta
dos entre si de 50 cm, conforme a figura 2-76, seu esquema estatico se

ES

rad o da figura 2-83.
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80 Kof
T‘T} -
130 cm
| ke
50cm r'_
1 L o
) <§ FIG.2~83 .

b.1) Secao Resistente

9% . & + 36 , 17,5

v = = 10,59 cm
132
h =6 cm
5 = 132 cm2
2
M = 6 . 10,59 ~ 336 Cm3
S 2

Segquindo a NB-11 de 1951, deve-se utilizar para o cdlculo um

momento de inércia J' = 0,85 . J {(3, item 22) L
6.16° . 12.3° 2 27 - 4
J'=0,85.3=0,85. [ . + d + 36.,(17,5-10,59}7°+96,(10,59~8) ] =3772cm
12 12
b.2) Esforcos Solicitantes
+ Reacao de Apoio
— BOKgf
i30em R = 80.130 T 208Kgf
1= > ’
_ Rp= 80.180 T'288Kgf
f —— R,? 28BKgf 50
50cm
FIG. 2-85 -
f ——— R, T208Kgf
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4+ Diagrama de Momentos Fletores

130 cm

10400Kgfem

50cm

FiG. 2-86

+ Diagrama de Esforcos Cortantes

_ BOKaf
130em
:_'song
RS 208Kg
-l 0Bk
50em [ @
208Kgf
FIG.2-87

+ Diagrama de Flechas

Do item 4.2 da Parte I, tem-Se que as expressdes para o calcu

lo das flechas maximas sao:

X Xl lp
. e,
I | 1 a J
=" - !
FIG.2-88
z p.a. £°
£ a (entre os apoio em x = y = 0,06415 ., ===~ =
nax V3 E.J
p.az
£ ax (no balanco em X = a) = ———— (L + a)
‘ 3.F.J -
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Para este caso tem—se:

D = 80 kgf
a = 130 cm
£ = 50 cm
E=E_ = 94100 kgf/cm® (Peroba rosa)
I = 3772 en®
50 80 . 130 . 50° -
£ (entre os apoios em x= =28,87cm)=0,06415, - - =0,005¢cm
max V3 94100 . 3772
8 . 1302 .
£ (no balangc em xl=1300m)— = (50+130) = 0,228 cn
max 3 . 94100 .3772
0.228c¢m
/
1I30-cm
L 0 .005¢cm
50 em 283&§:r/
 FI16.2-89
b.3) Verificagao da Tensao de Flexao
_ M -
o= 22202 10,59229,20kg8 /on® < Ef=135kgf/cm2(9eroba rosa)
3772
A secdo adotada é suficiente para a tensao de flex3o.
b.4) Verificacao da Tensao de Cisalhamento
M
Q . s -
T, = H2l 2 < T
RN £
T, = 208 . 336 - 3,09kgf/cm2 < %r=12,lkgf/cm2 (Peroba rosa)
£ 5. 3772 £

EXN

A secZo adotada tambem & suficiente para a tensdo de cisalha-

mento na flexao.
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b.5) Verificagdo da Flecha

— 4
f=f +f ¢ Ff= -
P

& 350
+ Flecha Entre os Apoios

fp =0 cm , fa max 0,005 em , £ =50 cm

0 + 0,005 = 0,005 cm < £ = =29 = 0,143 cm
350

£

It

+ Flecha no Balancgo

fp =0 cm , fa max = 0,228 cm , £ = 130 em
- - z . 130 _
f =0+ 0,228 =90,228 cnm < £ = = = 0,371 cm
350

Assim, a seg@o adotada tambem & suficiente para as flechas.

b.6) Verificagao da Estabilidade Lateral

2
A= 2= 130 20y 6y
b6

d/b = 19/6 = 3 da tabela 2-08 —= K = 4,53

. m oz 0,39 . 94100 = 4 o9
° R o 4,53 . 135

Como A' = 21,67 < A; = 60,01, tem-se: {(3, item 56)}

' —
o-%-—_-__é...,o'f.(]_— _:1‘._..' A } & Uf
3 2 A

A tensdo 0. na borda mais comprimida sera:

£

s - .M _ 10400
e :
T 3772

—

(19 - 10,59) = 23,19 kof/cm’

Obtendo-se a tensao de estabilidade lateral (GF):

' .
8] e 23’]_9 -(l - l - 21'67

3 2 0,01

V3 25,34 kgf/cm® < G, = 135kgf/cn’
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E portanto a segdo adotada nZo terd problema de perda de esta
hilidade lateral.
¢} Conclusao

O corrimao vode ser constituido de pecas de peroba rosa for -
mando a secdo composta da figura 2-~90, aoc passo gue 08 pilaretes podem

ser de peroba rosa formando a secdo composta da figura 2-91.

l f-fS cm

Sem][ 7771 IScm
Y h2em
- Scm 2¢m
: IZZ§I
3em
FIG, 2-90 - CORRIMAO FiG. 2-91 — PILARETES

3.4 - O GUARDA-RODAS

As dimensoes do guarda-rodas sao dadas na figura 2-92. 0 car~-
regamento neste guarda-roda, aplicade na aresta superior, sera a carga

de uma roda atuando em 100 cm resultando a armadura apresentada na figu

ra 2-92,

a) CORTE TRANSVERSAL

"
No= @V ¢/20em, ¢=2.05m

150 em - JI

o

= ‘ T
el
. . w
o Ni=g Yo ¢/20em, ¢= 2.00m 36
\,_~; "
I . — 148 em
Lo
\/ - Naz=p Ya ¢/ 20em , c= 2.05m
>\ 2=9 /a4 > 25
A 130cm T
= lo| o
/ 7
¢} FERRAGENS

bl CORTE LONGITUDINAL

FIG. 2-92 — O GUARDA - RODAS , DIMENSOES € FERRAGENS



- 2-73 -

3,5 - LIGACOES DO TABULEIRO E DO GUARDA-CORPO

O corrim8c e os pilaretes, do guarda corpo, sao considerados
pecas compostas, Assim as ligagOes entre seus elementos devem ser calcu
ladas de modo a garantir seu funcionamento como peca Gnica. Devem ser
estudadas, també&m as ligacoes: corrimao-pilaretes, pilaretes-tabuleiro

e tabuleiro-vigas principais.

a) Solidarizacao das Pecas Compostas

Segundo a NB-11/1951, vigas compostas sujeitas 3 flex3o terao
suas ligacdes calculadas para resistir a todos os esforgos oriundos de
cisalhamento. A forca tangencial atuando sobre os elementos de ligacao
poderd ser considerada igual a resultante das tensOes de cisalhamento ,
no plano de separacao dos elementos calculados como se a viga fosse ma
cica {(3, item 22)3},

Assim sendo pode-se calcular ¢ espacamento entre os elementos
de ligacdo, de forma gue resistam ; forca tangencial oriunda do cisalha

mento.

: : a) VIGA DE SECAO MACICA

elementos de ligacdo

- et N R b) VIGA COMPOSTA

FiG, 2-93

Na peca maciga da figura 2-93.a, a forga tangencial (Ft) re -

sistida pela Area b.e, se o esforco cortante (Q) for constante, serd:

F, = b .e.rtT
2. Ms Q . M =
Sendo 1T & w—————— . &, tem-se: Ft = ——23 e
b .J J

No caso de se substituilr essa pecga maciga por uma composta

~ s miae D
como a da figura 2-93.b- , 08 elementos de ligacao devem resistir a for-
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ca tangencial Ft. Portanto:

F, £
£< Fr.1
_ Q. M_ .e
Fo g 2 =
' g
F . J
E
e = -
. M
Q s
Onde:
e = espacamento entre os elementos de ligagao
'ERJT forca admissivel no elemento de ligacao
5
J = momento de inércia da pega composta em relagcac a 1i
nha neutra
Q = esforco cortante miaximo no intervalo de comprimento
e
My = momento estaticp no plano de separacao dos elemen -
tos em relacao a linha neutra
b = largura do planc de separacao dos elementos
T = tenszo de cisalhamento atuante no plano de separa -
cao dos elementos
Ft = forga tangencial atuante no plano de separacao dos

elementos

a.,l) Solidarizagao dos Pilaretes

As pecas que compbem a secao dos pilaretes sao solidarizadas
através de pregos, Adotando-se o prego 20 x 42 (classificacao = comer -
cial), tem-se um didmetro § = 44 mm e um comprimento £ = 96 mm. {(16,
55) }

Pela NB-11 a carga admissivel deste prego &: {(3, item 68)}

F=x .o /2
Onde:
XK = 4,5 para ﬁadeiras de demsidade a 15% de umidade <
0,65 g/cm -
k = 7,5 para madeiras de densidade a 15% de umidade >
0,65 g/cm3

§ = diZmetro do prego em mm
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F = carga admissivel do prego em kg
E portanto tem-se:

macdeira = Peroba rosa,de densidade D = 0,78 g/cm3

15
8

4,4 mm

F=7,5. (4,032 = 69,3 xqt

Pelo diagrama de esforgos cortantes da figura 2-87 tem-se:

0 {(entre os apoios) = 208 kgf

Q (no balanco) = 80 kgf

Tendo em vista a figura 2-24, pode-se calcular o momento esté

tico no plano de separacado dos elementos em relacZo a linha neutra.

I2¢r
5f4¥¥5 _

LT s]175-1059:6.91cm

Es|” —

|16

=
FI1G.2- 94

3

s
il

36 . 6,91 = 249 cm

J = 3772 em” (reduzido de 15%, segundo NB-11)

+ Calculo do Espacamento dos Pregos no Pilarete

3

- J

. M
S

0

Entre o©s apoios:

69,3 . 3772 - 5 cm
208 . 249
No bhalango:
< 69,3 . 3772 - 13 em
80 . 249

R

Os pilaretes serdo solidarizados no canteiro de obras e trans
portados até sua posicdo de fixacdoc na ponte. Construtivamente, adota -

se um espacamento constante de 5 cm (figura 2-95).
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__[}Tcm 40;‘2’;’“ § lem
? T e e e e e et R e 'Il i F“'\J‘Hpregos n? 20x42
A 200 em |
FIG. 295

&.2) Solidarizac8o do Corrimido

As pegas que complem a secao do corrimao sao - solidarizadas

através de pregos. Adotando-se o prego 20 x 42, com a se¢ao 40 corrimao
dada na figura 2-79 e com o diagrama de esforgos cortantes da figura 2-
81 (alterado, a favor da seguranga, para o da figura 2-96),
¢ espagamento entre pregos.

calcula-se

R

40ket | @ |

NS 40 Kof

/

FIG. 2-96

Da ficura 2-97 calcula~se ¢ momento estidtico no plano de sepa
racdo dos elementos em relagdc a linha neutra.

X :{17 §-12.07=5.43¢m

M_ =36 . 5,43 2 195,5 o’

J

4
2471 cm~ (reduzido de 15%, segundo NB-11)

Sabendo~se gque O espagamento entre o0s elementos de ligagao

(D1
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dado por:

F .. J
e < E.L

Q. . Ms
tem-se:
Fop=F = 69,3 kof
J = 2471 cm4
M = 195,5 cm3

S
0 = 40,0 kgf
e < 69,3 . 2471 -~ 21,90 cm
40 . 1%5,5

Dessa forma, as pecas do corrimao, podem ser solidarizadas

por pregos comerciais n? 20 x 42 esvacados de 20 com, conforme mostra a

figura 2-98,.

20em ' PREGO n@ 20x 42 - PREGO n220x42

L 100 cm ’ I\J

4

FIG.2-98

b) Ligagao Entre os Elementos

b.1l) Ligacaoc Entre o Corrimdo e os Pilaretes

Esta ligagéo serd precada, de topo e deverd transmitir ads
pilaretes os 80 kgf/m descarregados pelo corrimao.

Sequndo a NB-11, nas ligacoes de topo deve-se reduzir a car-
ga admissivel dos pregos em 40%. Assim, usando nregos 20 x 42 tem-se:
{(3, item 58)}
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F,_ = forga admissivel do prego em ligacoes de topo

F = forca admissivel do prego

HE

F,. = 0,60 . 69,3 41 kof

Desta forma, O nimero de pregos desta ligacao sera:

_ 80

P
T
Fe 41

i

ne =

2 pregoes

2 figura 2-99 mostra esta licacao.

" PREGOS n® 20x42

FIG. 2-99

b.2) Fixagao dos Pilaretes (do Guarda-Corpo) na Ponte

Os pilaretes sao fixados & ponte por meio de parafusos (esque
ma da figura 2-76), que estarao sujeitos ao arrancamento. Todavia este
tipo de ligagio nao eskd previsto nas normas brasileiras.

A literatura internacional fornece a seguinte f£ormula, empiri
ca, para a carga admissivel de parafusos solicitados ao arrancamento la
teral as fibras: {(4, 5-56)}

3/2
15 *

3/4

P = 180 ., D 8

P = carga admissivel do Parafuso ao arrancamento late -
ral em libras por polegada de penetracao da rosca.
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)
it

15 densidade da madeira a 15% de umidade

§ = diZmetro nominal do parafuso em polegadas

Para o caso de parafusos solicitades ao arrancamento de topoe,
esta literatura sugere uma reducao de 25% da carga fornecida pela ex-

pressao acima. {(4, 5-48)}

5 : 3/2 3/4
—_— q
Pt 1320 Dqs . ¢
Sendo:
§t = carga admissivel do parafuso ao arrancamento de tono em

libras por polecadas de penetracao de rosca

Llterando-se essas expressdes para unidades usuais em nosso
ralis, e alterando o coeficiente de seguranca de 2,73 (dos E.E.U.U){(4)}
para 5,00 usado no Brasil {(3, item 66)} tem-se:

"

+ Arrancamento de Parafusos Lateralmente as Fibras:

s}
|
[es)
~3
o]
(53]
~
N
(o]
L
~
fiLs

+ Arrancamento de Parafusos de Topo:

5 =65 . p. . 3/2  §3/4

t 15 '
Sendo:

P = carga admissivel de arrancamento lateral do parafu
so, em quilogramas forga por centimetro de penetra
gao da rosca

§t = carga admissivel de arrancamento de topo do parafu

so, em guilogramas forga por centimetro de penetra
¢ao da rosca

D . . .
15= densidade da madeira a 15% de teor de urnidade, en
gramas por centimetro cubico

§ = didmetro nominal do parafusoc em centimetros

Para se verificar a compatibilidade destas expressoOes para _a
espécie de madeira utilizada neste trabalho, realizou-se uma série  de
ensaios de arrancamento de parafusos em pegas de Eucalipto citriodora ,

cujas dimensdes sao dadas na figura 2-100.
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,P
b} ARRANCAMENTO T ¢) ARRANCAMENTO
. LATERAL i DE TOPO
'\'
P
FIG. 2-100

d} PARAFUSO DE ROSCA SOBERBA

Apds os ensaios de arrancamento, foram retirados dos cCOrpos
de provas, amostras para a determinacao de umidade, densidade ,tensao de
compressao paralela e tensao de cisalhamento paralelo, obtendo-se valo-

res caracteristicos do corpo de prova. A tabela 2-09 apresenta os resul

tados destes ensaios.

Tab. 2-09 —
F CARGA [E ARRMNCRMERTO ® < °
|2, g 88 af | g
S g EXPERIMENTAL TECRICA Bl AE] « = g
2 é% F BEr gg Fel &
8 ﬁc. RUPTURA ADMISGIVEL DISSIVEL | 29 gg Ea ol %E
3 LR D& 0P LATRRAL B TORO| LATERAL |08 T0R0] | © & Eg A<
*x k% )
cpl & |k P Pop By [ B By B, | ¥ |DPy |9 T
o lon | ket | kgt | kgt | kof | kef | kgf lg/and| & |g/en’ [kgE/edkgt/of
1lo,7003,00] 1270 | 720 | 238 | 142 | 194 | 145 |[o,97 [s,98[0,08 | 5B2 | 213
2 00,70|3,00| 1350 | ses | 278 | 13 | 215 | 161 [1,06 {9,80[1,05 | 882 | 238
3ie,7004,00f 1160 | 70 | 232 | 142 | 212 | 158 |o,%4 [n,78l0,86 | 727 | 184
alo,le,000 940 | s75 | 188 | ws | 250 | 187 0,95 12,07(0,96 | 790 | 206
510,9703,00] 140 | se0 | 228 | 118 | 247 | 185 [0,97 [9,98]0,98 | 562 | 213
s |c,e73,00) 1315 710 | 263 | 14z | 274 | 205 [1,08 9,80{1,05 | eez | 238
7 10,5704,00| 1280 | ss5 | 256 | 18 | 271 | 203 |0,84 L,78}0,86 | 727 | 164
§0,97(4,00] 1200 | 600 | 258 | 120 | 320 | 239 |0,95 [2,0700,9 | 790 | 206
o [1,2713,00] 1020 | 130 | 204 26 | 303 | 226 |0,97 {9,98l0,98 | se2 | 213
10]1,2713,00| 1395 235 279 47 303 226 [0,97 19,980,98 | 582 213
1|1,2743,00| 10407 90 | 208 18 | 336 | 251 (1,06 |9,80|1,05 | 682 | 238
1211,27]4,00] 1595 | 475 | 318 o5 | 33z | 248 0,82 [n,78)0,86 | 727 | 164
131,27{4,00] 1450 | 340 | 290 68 | 391 | 202 0,95 ,07]0,96 | 790 | 206
* 'L=87.D153/2.53/4.v =
« B_ =65 LI A

S - Byg
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Comparando-se os valores obtidos nos ensaios, com 0s valo
res das cargas admissiveis de arrancamento, obtidas da expressao tedri-
ca, nota-se uma relativa validade da expressdo para os parafusos de me
nor didmetro (1/4" e 3/8") e praticamente nenhuma validade para oOs para
fusos de maior diZmetro (1/27).

Admitindo-se gue a expressao seija valida para as madeiras na-
cionais, rara parafusos de 1/4ijode—se calcular a ligacao do guarda-cor
PO na ponte como segue.

Do dimensicnamento dos pilaretes dJdo guarda-corpo chtem-se as
forgas atuantes nos parafusos, isto &, as reacoes do pilarete ( figura
2-85) . Nota-se‘que os parafuscs est2o sujeitos ao arrancamento de topo
nos postes do tabuleiro, com uma carga total de R2= 288 kgf e ao arran-

camento lateral, na viga principal, quando o carregamento & em sentido

contraric, com uma carga total de R,=208 kof.
Sendo 0s parafusos de rosca soberba, com 1/4" = 0,64 cnm ded@é
metro, 4" = 10 cm de comprimento e com uma penetracdo minima de  rosca

de 3 cm, temn-se:

5. =187 .0p,.7%. 83/% L 4 =87 . (0,993 (0,62)3/%, 35184 xgt

3/2 3/4
65 . Dy . 8

1

_ , )
65 . (0,992, (0,62)3/% 32137kast

iv]|
I

. 2

Assim, o nimero de parafusos necessirios sera:
+ Ao Arrancamentoc Lateral

R ‘
ne = _l = 298 z 5 parafusos
PL 184

+ Ao Arrancamento de Topo

ne = _2 = 288 =, parafusos (a penetracao minima de rosca
P 137 - . .
t e muito maior do gue 3 cm)

O parafuso de ferro redondo para fixacdo das cantoneiras de
aco na peca de (6 x 16) cm2 do pilarete pode ser dimensionado & compres
sdo normal 3s fibras. No casc da Peroba Rosa, a carga admissivel do pa-
rafuso & compressac normal & dada pele menor dos seguintes valores: {(16,
49) } -7

- _ . _ 2
F o= 37.11.b.8 ou ) ﬁn = 270 .n.8
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Sendo:

F_ = a carga admissivel do parafuso,sujeito a corte du

n = = = : -
plo, a compressao normal as flbras)dada em kgf

n = fator de didmetro, que visa majorar a Aarea de
aplicacgao da carga devido ac efeito da compressao
normal (dado em funcao do diametro.na tabela 2-
10). {(3)}

§ = diametro do parafuso em cm

b = espessura da peca central de madeira em cn

Tab. 2-10

§ (cm) 0,64(0,94{1,2711,59/1,90{2,22|2,54| 3,18| 3,81| 4,44| 5,08| 5,72| 7,62

n 2,50(1,95|1,6811,52|1,41|1,33|1,27] 1,19| 1,14} 1,10( 1,07 1,03} 1,00

né (cm} |1,60(1,81|2,13({2,42|2,68|2,95|3,23} 3,78] 4,34| 4,88| 5,44| 5,89} 7,62

2

né (sz) 1,02|1,69(2,71|3,84|5,09|6,55|8,19|12,03|16,55|21,68|27,61(33,70158,06

—~

Adotando-se parafusos de ferro redondo, com 1/4" = 0,64 cm de

diametro e 11 cm de comprimento, tem—se:

~

fn =37 .b.n.86=237.6 . 1,60 = 355 kgf ou

F =270 .n . 6% =270 . 1,02 5 275 kaf

2 carga admissivel por parafuso serid:

Fn = 275 kgf

O numero de parafusos sera:

ne = _2 - 288 & 2 parafusos
F 275
n
R
no = “l = 208 = 2 parafusos
F 275
n
Ficando a ligacdo dos pilaretes na ponte conforme a figura

2-101.
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(1) CHAPA DOBRADA
(?AxlOcmxlScml

(@) PARAFUSC DF
FERRO REDONDO

["
:/4 C=tliecm

(3) PARAFUSO ROSCA /
SOBERBA '

(Va x 4

(1) CHAPA DOBRADA
(1/'; x 1Cem x [3em)

&) _PARAFUSO DE
FERRO REDONDO

{9Qxlmm)
3)_PARAFUSO ROSGL// " \ENCHIMENTO DE
SOBERBA PEROBA ROSA
I x 4"
( /4 )

FIG. 2-10t - LIGACAO DOS PILARETES NA PONTE

b.3) Fixacao dos Postes do Tabuleiro nas Vigas Principais

A ligaca@o dos postes 4o tabuleiro nas vigas principais  pode
ser feita, utilizando-se tiras de aco, conforme mostra a figura 2-102 .
Apesar de nao se ter conhecimentoc do modelo de célculo desta ligagao,al
gumas pontes de madeira foram construidas, pelo Laboratdrio de Madeiras
e de Estruturas de Madeira, com esta ligagd@o nao apresentando problemas

para a ponte emr servigo.
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o) CORTE LONGITUDINAL POSTES DO TaBULEIRO (3)

,PARAFUSOS ROSCA 2 TIRAS‘ DE ACO

POSTES DO SOBERBA {3/g x 3") e
' (Ya x2")

T
J =

oo L.
; i

vica PRINCIPAL (%)

PARAFUSOS ROSCA ¢} CORTE TRANSVERSAL

TIRAS DE AGCO /SOBERBA Ej)

N\P/’Q AN

OSTES DO _TABULEIRO @

B) VISTA SUPERIOR

d} PERSPECTIVA

FIG. 2-102 — LIGACAO DOS POSTES DO TABULEIRC NA VIGA PRINCIPAL
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3.6) A VIGA PRINCIPAL

A viga principal pode ser formada por quatro postes de Eucali
pto Citriodera com 18,50 m, do tipo pesado, cortados a 8,50 m da base.
O restante de cada poste pode ser aproveitado no tabuleiro.

A figura 2-103 mostra de que forma podem ser partidos e apro-

veitados os postes.

a) POSTE COMERCIAL DE 18.50m DO TiPO PESADO

D=36.00cm ’ d=17.50
| =17.50¢cm
8.50m e 10.00m
T
18 .50m
b) APROVEITAMENTO DO POSTE
+ VIGA PRINCIPAL + TABULEIRO
D=3600 =z
cm D|-2150cm D|=27.50cm d=17.50¢m
I N I ——
'_ - 8.50m |
| _ =4 F__ 10.00m _4

FiG. 2 <103

a) Carga Permanente

Sendo a viga principal composta de gquatro postes de 8,50 m de
comprimento e com didmetro médio D24 = 31,75 cm {3diZmetros da  base
D= 36,00 cm e do topo d = 27,50 cm), seu peso proprio seri:

5 _

T.D ' 2 -
p =4 . —=2 100 .0, =4 . 3357 190 . 1,06 . 1077 = 336kgf/m
P 4 35 4

Conforme (3.2, f.4),a carga permanente sobre a viga principal

sera:

p=rp,+ 998 kgf/m = 336 + 998 = 1334 kgf/m
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b) Carga Movel

Conforme foi visto em (3.2, £.4), a carga mdvel a ser conside-

rada para o calculo da viga principal serd a da figura 2-104.

P=6000Kg f R =6000Kgf

R,= 838Kgf/m

/P2= 838Kgt/m

VT iy T

P =i6 .
.50 4 1.50 | 1.50 ! 150 P‘ 8Kgf~/m
T o T
§.00m

FIG.2- 104 ~ CARGA MOVEL SOBRE A VIGA PRINCIPAL

c) Secao Resistente da Viga Principal

A figura 2-105 representa um dos pestes da viga principal. 2

partir da conicidade do poste pode-se calcular os didmetros em varias

. R

ps3600em et d=27.50¢cm
@-- B R s —— @
Lﬁ_ 1= 8.50m =i|
F16.2-105
conicidade = £tg a = D - d_ 36,0 -27,5_, cm/m
I3 8,5
iab. 2-11

Secao em x(m) 0 0,85} 1,70{ 2,55} 3,40| 4,25} 5,10{ 5,95} 6,80} 7,65} 8,50

Didmetro (cm) 36,00 35,15|34,30133,45132,60,31,75|30,90|30,05|29,20 (28,3527 ,50 }

+ Cilculo dos Valores de vy, S, M_eJ

Sendo os postes ligados entre si de forma a tornar a viga de

secao resistente praticamente uniforme (conforme a figura 2-106), calcu

lam—-se os valores de v, S, MS e J para cada segao e, em seguida, esco -

lhem-se 0s valores a serem ntilizados para o dimensionamento.
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8.50m

T
1

FIG. 2 - 106

Sendo as varias secoes da viga conforme a figura 2-107 tem-se:

D
d
2 2 2 2
1.4 a.. 1.8 a 7. D D £.0° D
oA PRY T T R Y TaT T L pee
2
20 o (0% 4+ 2%
4
2
s = 21 .2 + 8% sooos= S o+ @d
4 2

0 calculo de M, é mais simples alg&bricamente usando o formu

lario fornecido na Parte I, item 4.1. O roteiro para seu cilculo é:

+ calculo do momento estatico do setor circu -
lar 1, em relacao a linha neutra, My

+ calculo do momento estitico do circule 2, em
relacao a linha neutra, “52

+ c2lculo do momento estatico do setor circu -
lar 3, em relacao a linha neutra, M s3

3 + cilculo éo momento estitico do trizngulo 4,
em relacgao 3 linha neutra, Ms4

: + cdlculo do momento estatico do triangule 5,
FIG. 2- 108 em relagao 2 linha neutra, ”55 R
+ calculo dc nomento astitico da secao total,

em reTacao & linha neutra, J = M + M +M

- sl 82 83
+ M s4 NSS
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0 momento de inércia deve ser reduzido de 20%, conforme foi
visto no item 1,2 b da Parte I.
2 .2 2 .2
r.nT.d T.D7.
J =20,80 -[Di%r—i-d,q] . LB .d d .}
8 8
g = 4 pteat) ¢+ I, p24°
40 5
Calculando-se v, S, MS e J obtem-se os valores apresentados
na tahela 2-12,
Tab, 2-12
x {m) 0 0,85 1,70 2,55 3,40 4,25
D{cm) 36,00 35,15 34,30 33,45 32,60 31,75
d{cm} 27,50 28,35 29,20 30,05 30,90 31,75
v {cm) 31,75 31,75 31,75 31,75 31,75 31,75
S(cmz) 3.224 3.203 3.187 3.176 3.169 3.167
Ms(cm3) 24.687 24,850 24,975 25.065 25,118 25,138
J(cm4) 722,650 794,558 796,088 797.205 727.885 798.114

Adotando-se a segao cujos valores de 1/8, MS/J, y/3 e 1/3 se
jam maiores, garante-se um funciconamento a favor da seguranca (ver item

3.2 ¢). Calculando-se estes valores obtem~se os resultados da tabela 2-

13. Tab. 2-13
x (m) 0 0,85 1,70 2,55 3,40 4,25
1/5(10 %em™%) | 3,102 | 3,122 | 3,138 | 3,149 | 3,156 | 3,158
MS/J(lo'zcm"l) 3,115 | 3,128 | 3,138 | 3,144 | 3,149 | 3,150
v/3(10%cn”™3) | 4,005 | 3,996 | 3,989 3,983 | 3,979 | 3,979
1/3(10 %m™% | 1,261 | 1,259 | 1,256 1,255 | 1,254 | 1,253

Observando-se a tabela 2-13, nota-se cue o8 valores de S e M
da segdo central acarretam resultados a favor da seguranga. Os valores
de v e J da segd0 para x = 0 m, acarretam resultados a favor da seguran
¢a, entretanto como a variagdo de v/J e 1/J & muito peguena (aproximada

mente 0,7%), o erro cometido quando se admite secdo constante para a
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viga (equivalente a secao central) & minimo. O cllculo das caracteristi

cas geométricas desta secdo fica sendo © seguinte:

Yy =D,
2
4.9.D
s = L
4 m
Dm
2 3
M = 2 1. m Dm = ﬂ'Dm
Dm S 4 2 4
.04 ¢p? p 2
FIG. 2-109 J = 0,80.{4.[ 2.+ 2o B
- 64 4 2
4
D
J=16.- 1.0
64
— - _ 2 3
Dm = 31,7 cm , y = 31,75 cm , § = 3167 cm”, MS = 25137 cm
4
J = 798114 cm

d) Esforcos Solicitantes Na Viga Principal

A viga principal & simplesmente apoiada com 8,00 m de vao li-

vre, conforme esquema estatico da figura 2-110.

. JASS
L N}
- )

8.00m

FIG.Z'H.O—’ESQU:EMA ESTATICO DA VIGA
PRINCIPAL

d.l) Carga Permanente

Sendo a carga permanente sobre a viga principal p = 1334 kgf/m

(3.6 a) tem-se: B ‘ P=1334 Kgf/m ‘

/

~ - : : 2
- 8.00m
R=5336 Kgf ‘R = 5336 Kgf

FIG, 2 =11 -
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+:Diagrama de Momentos Fletores, Devidos ao Carregamento Per-

manente (M )
P Mp {Kgfm)

0
o o a
8 % 8
= o 154

FiG. 2-112

+ Diagrama de Esforgos Cortantes, Devidos ao Carregamento Per

1 )
manente (Qp

Qp (Kgf)
1.00Om
— N @
123
- o
[ 1v]
w
“' -4
g "N\
L 8.00m 4
FIG.2-113

+ Diagréma de Flechas, Devidas ao Carregamento Permanenteﬁfp)

fg(cm)

8.00.m. |

T

FIG..2 -4

o
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d.2) Carga Mével

De forma andloga ao item 3.2, 4.2, utilizando-se as linhas de
influéneia e o carregamento mdovel da figura 2-104 obtem-se os diagramas

de maximos.

+ Diagramas de Maximos Momentos Fletores, Devidos ao Carrega-

mento Acidental (Ma)

Ma (Kgfm)

1325

26513\
21509

FMQQ#M5: =

+ Diagrama de ﬁ§§;g9§m§§§g;99§mCortantes, Devidos ao Carrega-

mento Acidental (Qa)

15810

Sl

=
. [
n
[w]
FIG, 2-16 = ﬁ\\\
2
[+ +]
0

+ Diagrama de Maximas Flechas, Devidas ao Carregamento Aciden

Pz
tal {fa)

E ' | S FI6. 2~ HT
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T e—— -(22 - - xz) (ver Parte I, item 4.2)

= 2.2 . (EHX).(ka'— x2 - a2) {ver Parte I, item 4.2)

6.E.7 .2

Com estas expressoes pode-se calcular as linhas de influéncia
de deslocamentos em varias secoes (como a variacao de a), obtendo-se al
gumas de suas ordenadas (variagéo de x), conforme resultados apresenta-
dos na tabela 2-14,

4
798114 em” (item 3.6, <)

o
i

E_ = 168600 kg/cm® (Parte I, item 2.2, tabela 1-02)

t
It

Tab. 2-14 - Linhas de Influencia de Deslocamentos

x (cm) :

a (cm) 0 100 200 300| 400| 500| 00| 700| 800

0 0,00(0,00}0,00{0,00{0,00({0,00{0,00|0,00|0,00

Egg 190 ¢,00(1,51{2,51|2,94(2,91|2,51|1,83|0,96|0,00
giz 200 0,00(2,51|4,46|5,43|5,45/4,74|3,46|1,83|0,00
‘E:ﬁﬁ 300 0,00|2,9415,43|6,96|7,25(6,41|4,74|2,51{0,00
%%E 400 0,002,91(5,45(7,25(|7,93|7,25|5,45|2,91|0,00
§E§8 500 0,00(2,51{4,74|6,41{7,25|6,96]5,43(2,94]0,00
é% 600 0,00|1,83|3,46{4,74|5,45|5,43/4,46(2,51|0,00
a8 700 0,00 [0,96|1,832,51(2,91(2,94|2,51{1,51|0,00
800 0,000,00(0,00|0,00{0,00|0,00(0,00|0,00(0,00

=N,

Carregando cada uma destas linhas de influéncia (tabela 2-14ﬂ
obtem~se o diagrama de méximas flechas devidas ao carregamento aciden -

tal (figura 2-118).
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falem)

<
o
<

o

- o

1.00m y 0 )
FIG.2-u8

e) Dimensionamento da Viga Principal

A viga principal deve ser dimensidnada a flexdo simples, pois

- . - > . ~
nao existe esforco normal atuante (e desprezado} e gracas a fixacao do

tabuleiro, a viga principal n3o perde estabilidade lateralmente.

Obs: O esforco normal & desprezado, pois o seu efeito scbre

a tensao na viga principal & muito pegueno (aproximadamente 0,3% da ten

sao admissivel) como pode ser observado no seguinte exemplo:
+ Forca longitudinal (ver parte I, item 2.6)
No caso de frenagem, a forca longitudinal (7)) seré:

1
No caso de aceleragdo, a forga longitudinal (F,) seré:

F, = 30% . [36000} = 10800 kgf

Deve~se usar a maior delas para o calculo, no caso:
F = 10800 kgf

Esta forga pode ser reduzida 3 metade devido ao acréscimo

resisténcia da madeira as cargas rapidas,
F = 5400 kgf
+ Esforco Normal (N) em Uma Viga Principal

n 3

n = nimero de vigas por faixa

+ Acréscimo de Tensao Devido a For¢a Longitudinal

F., = 5% . [6 . 6000+(8-6) . 3 . 500+(10-3). 8 . 300] = 2790 kgf

de
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Ag = N _ 1800 - 0,57 kgf/cm2
s 3167
~ . - _ 4C o _0'157 o=
+ Porcentagem da Tensao Admissivel = —.100% ==L _100%=0,29%
o) 185
F

e.l). Verificagdo da Tensao de Flexao (og)

Superpondo-se 08 diagramas de maximos momentos fletores, devi -
dos ao carregamento acidental (figura 2-115), com o de momentos fleto -

res, devidos ao carregamento permanente (ficura 2-112), obtem-se o dia-

M (Kgfm)

17894

29513

29513,
3sma//

39351
365%

FIG, 2 -h9 "‘_I_)-i-_QGRAMA DE MAXIMOS MOMENTOS FLETORES (M =Mp + Ma)

NOTA: E interessante lembrar gue no caso de estruturas sim -

ples n3o & necessario o cdlculo do momento fletor em vArios pontos,pois
» — - ) 3 > .

em geral se conhece a posicdo critica. Em vigas simplesmente  apoiadas,

os maximos momentos, e as flechas maximas, ocorrem no centro do vao e as

cortantes maximas nos apoios,

Verificando-se a tensao de flexao obtem—se:

M

g = . v £ 0,

g £
o] —~ —

op = 2222890 | 37 95 = 156,6 xgf/cm® < G = 195 Kgf/cm’
798114

Portanto a secac adotada para a viga principal & suficiente.

e,2) Verificagao do Cisalhamento (espacamento entre anéis)

A verificag@o da tensdo de cisalhamento & feita indiretamente
20 se impor a solidarizacao dos postes da viga principal. Sendo possi-
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vel esta solidarizacdo (espacamento entre anéis maior que o diadmetro do

anel) estari verificada a tensac do cisalhamento.

Superpondo-se os diagramas de méximos esforcos cortantes, de

vidos ao carregamento acidental (figura 2-116), com o diagrama de esfor

cos cortantes,devidos ao carregamento permanente (figura 2-113), ob -
tem-se o diagrama de maximos esforgos cortantes da figura 2-120.
2146 Q{xgf)
3 6
533 e
' _ - .
FIG. 2-120 — DIAGRAMA DE MA"X%MOS ESFORCOS CORTANTES {Q =Qp + Qa)
anéis

Como a expressao,para célculo, do espacamento entre

=)
e < “anel ° J
2T

nos guais os esforcos cortantes

figura 2-120 deve ser alterado.

(ver Parte I, item 1.2 b), foi deduzida para intervalos

rermanecem constantes, o diagrama da

5 21146
' 9150 Q{Kgf)
b L<-#”53
15209
\\ﬁqf;gazss
S—il1374
Yo — 9482
ha
AN 7638
___|5336| @ . 5783
4289 _ . e J396s
- 3241 _ 2136
A
_' 1996
324! {3553
' 533%——~
13265 N
L5209$\\
17153 — Y
i9150 b
2146L -

FIG. 2124 =
A alteracao do diagrama de maximos esforcos cortantes, pode
ser feita de duas maneiras: utilizando a cortante maxima do intervalo

(figura 2-121, curva a), exageradamente a favor da seguranca e anti-eco
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ndmica; ou utilizando a cortante media do intervalo (figura 2-121, cur=
va b), mais econdmica e também segura, principalmente por distribuir ne
lhor os esforgos nos anéis.

19150 ‘ Q{Kgf) "

15209
. 1374

| ® 7638

}4289 | E 3965
Ji996 693

83T L Lisser

3965 L @289

[,lo_om_} e | O

19150

FIG, 2-122 — DIAGRAMA ADOTADO PARA ©0S MAXIMOS ESFORGOS
CORTANTES  'Q (Kgf) '

Como existem dois anéis em uma secao da viga principal, o cél
culo do espacamento dos anéis & dado por:

2., 7P . J
e < anel
. M
Q s
Sendo:
2 = espacamento entre Os anéis
123 = carga admissivel do anel (P =1 ¢2 . T, ou
anel g ) “anel 4 R A
— :P....}L.q).g)
anel C
2
¢ = diametro interno do anel
h = altura do anel embutide na madeira
EE = tens8o admissivel de cisalhamento nas ligagOes
Ec = tensdaco admissivel de compressao paralela ds fibras

o

+ Cilculo da Carga Admissivel do 2Anel (ﬁanel)

2dotando-se os anéis de 8" (20,32 cm) de didmetro, tem-se:
'mfl T, = 24,10 kgf/cmz, g = 122 kgf/cm2 (Parte I, item 2.2, tabe
' < la 1-02)



+ Calculo da Altura do Anel Embutida na Madeira (h)

2P
‘!}ane_l—._}l_..qb.g s h:.-i%@-—l-.
L 2 c & O
C
h:.‘?_.i_.?_f_a_l;f_’_ 56'30cm
20,32.122

Calculando-se os espacamentos entre os anéis, nos diversos in

tervalos adotados, obtem-se os resultados apresentados na tabela 2-15.

“anel * 7 _ 2 . 7815 . 798114 ~ 496261,36
Q . M 25137 . 0 0

2 .

Tab. 2-15 - Espacamento entre Anéis

INTERVAIO (C) 06x2 1001 100<x£200| 200<:x£ 300 | 300<2:£ 400 40022500 | 50016001 600<x£700 7005}{(800
Esforgo cortante (kgf) 18150 15209 11374 7638 7638 11374 15208 19150
Espacamento, maximo, entre os andis{am)| 25,91 32,63 43,64 64,97 64,57 43,64 32,63 25,81
Espagamento adotado, entre ¢s andis(cm}| 25,00 32,00 | 43,00 64,00 64,00 43,00 32,00 25,00

Em funcao destes espacamentos a colocacdo dos anéis na  viga

principal & indicado na figura 2-123.

K

Libe"&“ 20I.3cm

i 1 } 1 4 1 A 4

. L B
RO 25, @5, 32 (431 | 59 | 64 | 143 1 32| 132 251 125
FlagT T2gT Tz T Tz T Taz T Tgg T Y59 ! "43" T'z2! Tzg! 25" 2
l 850 cm |

1 |
FIG. 2-123 — ESPACAMENTO ENTRE 0S5 ANEIS
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\ ~
Devido a forma da secao transversal (figura 2-124), a altura
do anel (h), calculada anteriormente, deve ser acrescida (ver Parte T,
item 1.2 b)

= _ h = altura do anel; embu-

+ida na madeira

F. ]
L leml

|
o

E = zltura total do anel,

para montagem da viga

_— FIG. 2- 124

11 f

As alturas "a

e "b" podem ser obtidas por:

2 2
(01/2)2=(_.§...._a)2+(_§)_“).27ﬁa= d - ac - ¢
2 2
2 2
_ b - D° - ¢
(D/2)2 - (_2_ - b? " (_g_)z - b = >

A semi-zltura do anel (XE_/2) & facilmente cbtida somando-se a
[

n/2 o maior entre os valores de a ou b, a tabela 2-16 mostra estes va

lores:
Tab. 2-16
% (m) o ‘] 0,85 1,70 2,55 3,40 4,25
D (cm) 36,00 | 35,15 | 34,30 | 33,45 | 32,60 | 31,75
d (em) 27,50 | 28,35 | 29,20 | 39,05 | 30,90 | 31,75
a (cm) 4,49 4,29 4,12 3,96 3,81 3,68
b (cm) 3,14 3,23 3,33 3,44 3,55 3,68
h/2 (cm) 3,15 3,15 3,15 3,15 3,15 3,15
H,/2 (cm) 7,64 7,44 7,27 7,11 6,96 6,83

Construtivamente & aconselhavdl cue os anéis, em todas as se

¢oas, tenham a mesma altura, adotando-se anéis de . altura total
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H, = 15,50 cm'(Ht/z = 7,75 cn > 7,64 cm) & possivel a solidarizacaoc da
viga.

Portanto a segao adotada para a viga principal pode ser usada
se os postes forem solidarizados entre si por anéis metalicos, de dizme
tro ¢ = 8" (20,32 cm), altura total H, = 15,50 cm e com Os espagamentos
representados na figura 2-123.

Para melhorar a fixag¢zo dos anéis e vencer eventuais esfor -
cos de separacao dos postes, usa-se, para cada anel, um parafuso ce

1/2" com 70 cm de comprimento.

e.3) Verificacao da Flecha

Superpondo-se os diagramas de maximas flechas, devidas ao car
regamento acidental (figura 2-118) com o de flechas, devidas a0 carrega
mento permanente (figura 2-114), obtem-se o diagrama de miximas flechas
da figura 2-125,

- flem}

FI6.2-125 — DIAGRAMA DE  MAXIMAS FLECHAS {f=fp+fa)

Verificando-se a flecha obtem—ge:

f=2,12cm < F=-= B0 _ 5 59

350 350

Desta forma, a secdo adotada para a viga principal & suficien

te para a flecha.
e.4) Conclusao

Tendo em vistz as verificacoes feitas anteriormente, as vigas
nrincipais pcdem ser formadas por gquatro postes de Eucalipto Citriodoga
com didmetro médio de 31,75 cm e 8,50 m de comprimento.

Utilizam~-se postes do tipo pesado, com 18,50 m de comprimento

(cortades a 8,50 m da base e usando os 10,00 m restantes no tabuleiro},
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36,00 cm de diametro na base e 17,50 cm de difmetro no topo (27,50 cm
de didmetro a 8,50 m da bhase).

A viga deve ser solidarizada por anéis metilicos com 8" (20,32
cm) de didmetro, 0,80 cm de espessura 2 15,50 cm de altura, usando - se
zinda um parafuso de ferro redondo de 1/2" (1,27 cm) de diZmetro com 70
cn de comprimento em conjunto com cada anel. A figura 2-126 representa

uma viga principal, mostrando os espacamentos entre anéis. _

OEOROEOREONEO RGN O NN I = O] 0 SO I £ I RO B O N R RO )
ORORORGEOEEOEEONEO NENO B o) 0 o OO OO N ORI G RONC N
L | L L 1 ] L ] 1 1 1 11
_1» = l [ = £ = Pt S i3 o T A T = i % 2. J[‘
ROl [25; 25| [32] |43 | |59 | | 64 | 4% 432 32 25 25 |
Tost 257 2 T Tzl Y43 ! T eg | ''59 ! 43 ' 'z2" 25" T2 20
L ]
I B850 cm o
+ =0.80cm
PERSPECTIVA
Hg=15.5 CI'II
!
i 11~
J=g"Z 2035 em

FiG, 2-126 — ESPACAMENTC ENTRE ANEIS

f) Calculo da Area Necessaria de Apoio

AY
2 madeira na regiao dos apoios & sujeita a uma carga bastante

elevada de compressao normal, oriunda da reaga2o do apoio. Assim, dimen-
siona-se a Area necessdria de distribuicao desta carca, para a madeira

~ —
nao ser esmagada devido a compressao normal.

£.1) Cadlculo da Reagao. Maxima do Apoio

A reacao no apoio da viga devida 3 carga permanente & dada no
item 3.6, 4.1, = vale: '
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R = 5,336 kaf
5 g

Ja a reacgao, devida ac carregamento acidental, pode ser encon

trada através da sua linha de influéncia e do trem-tipo atuante na viga

come segue:

P, =6000 Kgf

P, = 6000 Kgf
p|= 6000Kgf
P=838 Kgf/m
eS8 et . 3 7
PR RERR R -
o | @

0.8125 0.625 0.4375

Fl6:2-127

1,00+0,4375

)
i}

5000.(1,00+0,8125+0,625) + 168 . (

+ 838 . (0,4375 é 3,50)

R_ £ 15,810 kof
Ficando a reacao méxima:

Rmax = R_O + Ra = 5336 + 15810 =

£.2) CaAlculo da Area de Apoio

2

. 4,50

21,146 kaof

1+

Para nao ocorrer esmagamento da madeira na regido do apoio de

ve-se ter:

mnax < an
S
Sendo:
Rmax = reagao maxima no arolo
S = area de distribuicao das cargas no apoio
En = tensao admissivel de compressao normal
No caso:
R = 21.146 kof , 5 = 36,7 kaf/cm> (Parte I, item 1.2, tabe
max n -
la 1-02)
max . 21146 . 2
= S . 5= ss5 . 52576,18 cn
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Sendo, neste caso, a ligagao do apoio executada pelo simples

embutimento em um bloco de concreto, conforme mostra a figura 2-128,temr

se: [ — o - - -
i [ [
by
JRR
[ |_+.J l._.|.J
{ | |
| .
]
[ | |
27.50¢cm 36.00cm
T
63 .50 em
F16.2-128— ESQUEMA DO APOIO
2 2
s = 63,50 ., 25 = 1.587,5 cm > 576,18 cm
Portanto, © apoio pode ser executado desta forma.
3.7 - VERIFICAGCAO DO PESC PROPRIO
Sequndo a NB-11 de 1951, o peso préprio avaliado nao deve di
ferir do peso proprioc definitivo de mais de 10% - {(3, item 5)1}. Desta

forma, apds o detalhamento da estrutura deve-se calcular © peso proprio
definitivo, listando-se todos os componentes da ponte, e compara-1lo com

o peso proprio avaliado,

a) Peso Prdprio Avaliado

Fste peso serd calculado a partir da carga permanente sobre

6 tabuleiro (3.2, a) e do peso proprio de cada viga principal. (3.6,2a).

+ Carga Permanente Sobre o Tabuleiro p = 525 kgf/m2

it

+ Peso Proprio da Viga Principal P 336 kgf/m

P

Snrio a i D . sera:
Desta forma, O pesc proprio avaliado ( D avallado)
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-~

525 . 8,00 . 10,00 + 6 . 336 , 8,00 = 58128 kgf

Pp avaliado

i

Pp avaliado 58128 kof

b) Peso Proprio Definitivo

Para cidlculo do peso proprioc definitivo € comum usar-se  uma
tabela conhecida como "lista de material”, contendo todos os elementos
usados e suas cuantidades. Acrescentam-se a esta tabela os seus pesos,
cuja somatdria serd o peso proprio definitivo da ponte.

Na tabela 2-17 sa@o listados os diversos materiais e pesos cor
respondentes, simplificando os cilculos.

A tabela 2-17, fornece o peso proprio definitivo (Pp definiti
vo) que serd: .

Py @efinitive = 59509 kgf

Como © peso proprio definitivo nac difere em 10% do avaliado,
conclui-se que o projeto nao necessita alteragoes.

0,90. < 1,10.P

D
“p avaliado s Pp definitivo rp avaliado

52315,2 kgf < 59503 kgf < 63940,8 kgf

NOTA: Distribuindo-se o peso proprio definitivo na area da
ponte, obtem-se o peso proprioc da ponte em kgf/mz, dado importante para

execucao de ante-projeto.

53509
g8.10

= 743,9 kgf/m°> de ponte

p.._....

3.8 - DETALHAMENTO DA PONTE

A seguir s3o apresentados os desenhos necessirios 38 perfeita

visualizacao da ponte, tornando possivel a sua construcao.
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a) CORTE LONGITUDINAL POSTES DO TABULEIRO

PARAFUSOS _ROSCA
SOBERBA (/g x 3")

TIRAS DE ACO

TiRAS DE ACO
Va x2") (3

; !
VIGA PRINCIPAL =

PARAFUSOS ROSCA ¢} CORTE TRANSVERSAL
/| SOBERBA '

______ § I | A

\&\P/PQ \ \ AVE \VIGA PRINCIPAL

OSTES DO TABULEIRO (3)

b) VISTA SUPERIOR

d} PERSPECTIVA

FIG. 2-132 - DETALMHE DOE FIXACAO DO TABULEIRO .
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paraf rosce soberbo

@ (g x4™)

parafuso de ferro ‘ i.-‘ \@/
@ redondo (Ij, xticm) N
porces e arruelas .
E © A
9 N e
93 - 3 chapa metdlica
g~ dobrada
[~
8 enchimento
o . {6 xI2x20)
N — :::_—‘_""Z
— 0 chapo metdlica \ -
e dobrada [ PN
< | ‘ i
Q b= |
8 .
N Oparafuso dier ferro ’I_, S
. 8 redondo { /3 x llem) ” P “
DETALHE 1 1 \ L
@ parafuso rloscu \
a) VISTA SObEI’bG('/A-xq'") b} DETALHE |
FIG. 2-133 — DETALHE DO GUARDA-CORPO -E SUA FIXAGAO
1 40 x 5cm J
] tem — Scm lem —
‘@ T T T T T T T T T 41 preos (20x42) )
o H i 4 [ ]7
| ZObcm

FIG. 2-134 « SOLIDARIZACAO DOS PILARETES DO GUARDA-CORPO

[0 IO O N R
GoEoE B s @
) = . .
pararusos Szl en 70 le)! OANEIS J=8 H=15.50cm, t=0.80¢em 36027
5 3—']‘“51
i ! |
]
20 25 25 32| 143 | | &8 | L8t a3 32y 3% @8 +25Jl_dj
o5t 25 3z ' ‘a2l 43 64 ) 43 3z 2% 25 2
_ ]
B50 om K !

FIG. 2-135 — ESPACAMENTO DOS ANEIS NA VIGA PRINCIPAL
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'0 n
" Ne=26 %, c=850m
= CORRIDO 2
o) CORTE TRANSVERSAL
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3.9 - CONSIDERACOES- FINAIS

Nos itens anteriores, durante o projeto da ponte, nao foram

considerados os seguintes efeitos:
- Forca longitudinal
- Acao do vento

A forca longitudinal, segundo oOs critérios da NB-11 de 1951,
teria uma magnitude de 10800 kgf, em cada via de tr&fego (ver Parte I,
item 26), aplicada a 1,20 m da superficie de rolamento. Esta forga pode
ser traduzida por uma reagao horizontal e uma vertical, conforme a figu
ra 2-139.

F =10800 Kgf

s'tz'beff"ici-a ‘de rolomento -

U Fle 2139

Egquilibrando momentos no ponto A { £icura 2-139) tem-se:

R . 3,00 = 10800 ., 1,20

R 4320 kgf atuvando em um eixo (2160 kgf em uma roda)

71

10800 kgf atuando em tres vigas principais {(uma via detrd
feqgo)

Estas reagles devem ser reduzidas a metade, devido ao acrésci
mo de resisténecia da madeira.a cargas rapidas. {(3)} A reac@o horizon-
tal acarreta esforgo normal nas vigas principais e a reagdo vertical &

ndvel sendo aplicada scobre o tabuleiro conforme a figura 2-140.

1080 Kg#|

ANy
[ 2;0_(5-'.4;"1--80 L

i |
I_ R

[y

S

41 b

. FiG, 2-140.. -~

A forca longitudinal, guando considerada, acarreta os seguin-

tes efeitos maximos:
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- Sobre o Tabuleiro

Momento fletor Mt = 48.600 kgfcm' (ponto de méximo momen-
1 to total)

Esforgo cortante Q, = 724 kgf (ponto de maxima tensao cisa-
1 ihante)

Flecha ft = (0,04 cm (ponto de méxima flecha total)
1

- Sobre a Viga Principal

A distribuicao deste carregamento, para as vigas principais,
provoca uma reacao horizontal de 5400 kgf (a distribuir em tres vigas)e

uma vertical de 1080 kgf, cujos efeitos maximos serio:

Momento fletor Mv1

216000 kgfem (no centro do vao)

Esforgo cortante Q_, = 1080 kgf (nos apoios)

Esforco normal N 1800 kgf

vl
Flecha £, = 0,09 cm (no centro do vao)

A acao do vento sobre a ponte pode ser desprezada, visto que
as pecas do tabuleiro solidarizadas ;s vigas principais, permitem admi-
tir elevada rigidez transversal para a transmissao dos esforcos horizon
tais. J& a agao do vento sobre o veiculo (200 kof/m aplicado a 1,20 m
da superficie de rolamento) fornecera uma reacac vertical e uma horizon
tal, conforme a figura 2-141.

200 KXgf/m

1.20m

superficie de . .
rolomento — | A

R

'L___HQJEJL____4 FIG. 2-141

BEquilibrando momentos no ponto A (figura 2-~141) tem—se:

R . 2,00 =200 . 1,20
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R 120 kof/m

H = 200 kgf/m

Devido ao acréscimo de resisténcia da madeira a cargas rapi -
das, pode-se reduzir 3 metade estas reagdes. {(3)} Devido a elevada ri
gidez transversa;ja componente horizontal pode ser desprezada.

A acado do vento, guando considerada, acarreta os seguintes

efeitos maximos:

- Sobre o Tabuleiro

Considerando a secao resistente do tabuleiro, a reacdo verti-

cal serad de 27 kgf, causando os seguintes efeitos maximos:

Momento fletor M., = 1215 kgfem- (ponto de miximo mwomento
total)
Esforco cortante Qo = 18 kgf (ponto de maxima tensao cisa -
‘ ' lhante)
Flecha ft2 = 0,001 cm (ponto de maxima flecha total)

- Sobre a Viga Principal

A distribuicao deste esforco sobre a viga principal, resulta

em uma carga vertical de 0,60 kgf/cm, cujos efeitos miximos serao:

Momento fletor M 48000 kgf.cm (no centro do vao)

w2

Esforco cortante Q,p = 240 kgf (nos apoios)

Flecha fv2 = 0,02 cm (no centro do vao)

Os efeitos desprezados, foram de:
- Para o Tabuleiro

Tensao de flexao

49815 2

25161

« 11,25 = 22,3 kgf/cm” (11,4% da tensao admissivel)

th

M
o] - _-...:......Y =
J

Tensao de cisalhamento

Q.M
T, = s - 742 . 1898 _ 1,2 kgf/cm2 (7,5% da tensao admissivel)

b.J 45 . 25161




Plecha

- 2

114 -

f =0,04 cm (7,0% 3a flecha admissivel)

Caso nac fossem desprezados estes efeitos, na verificagao fi-

nal das pec¢as do tabuleiro, ter-se-ia:

8,5 kgf/om® < o, =

195 kgf/cm’

o = 22,3 +126,2 = 14 .

; 2 - 2

Tg = 1,2 + 6,9 = 8,1 kg/cm < Te = 16,1 kgf/cm

£ =0,00+0,4120,485cm <EF= 220 _- 9,57 cm
350

Portanto a consideracao destes efeitos nao altera o dimensio-

namento

final do tabuleiro

496261 ,36 « (—= -

aproxinado)
1890 = 37,1 kg/cn?

3167

admissivel)

(5,7% da tensao
admissivel)

1

19150

adotado nos apoios)

+ Para a Viga Principal
Tensao de flexao (calculo
op = .y + K= 28200 3y ,95 4
J s 798114
Flecha
£ =0,11 cm (4,8% da flecha
Variacdo no espacamento entre os anéis
5)
A -t emer *Y 11 ) =
€ M Q  0+AQ
s
A, = 1,67 cm (6,7% do espagamento

Caso nao

fossem desprezados,

nal das vigas principais, ter-se-ia:

e

£ o=

= 11,1 + 156,6

0,11 + 2,12 2,23 cm < ¥ =

—~

= 25,91 - 1,67 £ 24,24 cm

= 167,7 kg/cm2 < g =

estes

)

19150 + 1320

efeitos, na verificagao fi

. = 195 kg/cn”
800 = 5 29 em
350
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O espacamento entre anéis, apesar de um pouco menor gue ¢ ado
tado (25 cm), nao torna necessaria a alteragao do espacgamento dos anéis,
principalmente pelo grande coeficiente de seguranga desta ligacao.

Portanto a consideragdo destes efeitos nao altera o dimensiona

mento final da viga principal.



- 2-116 -

4 - COMPARACAO ENTRE AS PONTES CLASSE 36, 24 E 12

2 classe da ponte depende, basicamente, da classe da rodovia
(Parte I, item 2.3, tabela 1-03). No item 3, foi apresentado um projeto
de ponte classe 36, para rodovias classe I. Se a rodovia for de cutra
classe, a classe da ponte se altera, seu carregamento & menor e portan-—
to a ponte & mais leve. A fim de comparar estas pontes serao feitos os
ante~projstos de ponte classe 24 e 12, comparando-se estes resultados

com os da ponte classe 36 apresentados no item 3.

4,1 - BANTE-PROJETO PARA PONTE CLASSE 24

Neste item estudar-se-ia o ante-projeto da ponte apresentada
no item l; porém de classe 24,

Adotando-se a vica principzl descrita em 2.2, pode-se obter o
nimero necessario de vigas sob a ponte.

Quanto aos postes do tabuleiro pode-se cobter o diametro neces

sario em ante-projeto e escolher © poste comercial adeguado.
E ] S g

a) Carregamentos

a.l) Carga Permanente

Para peso proprio da ponte,pode-se adotar um valor de 700 a
800 kg/m2 de ponte (Parte I, item 3.3} ; adotando-se para esta ponte um
valor de 730 kgf/m2 de ponte, cohtem-se o8 seguintes carregamentos:

+ Carga Permanente Sobre o Tabuleiro

= ' 14' H H T
P 730 . D {(kaof/m se D em m)

by h

+ Carga Permanente Sobre a Viga Principal

10

P = 730 . (kg £ /m)
= n-1
Sendo:
D, = didmetro médio do poste do tabuleiro
n = nimero de vigas sob a ponte

a.2) Carga Acidental

+ Carga Acidental Sobre o Tabuleiro
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qeq = 3000 + 31000 _ 5500 + 31000 = 4940 xgf/cm® de ponte
T 15

p, = 6100 . Dm (kgf/m se Dm em m)

+ Carga Acidental sobre a Viga Principal

qeq = 400 + 2800 - 499 + 2890 = 1300 xge/m® de ponte
p_ = 1100 L0 (kef/m)

b) A Viga Principal

b.1) Caracteristicas Geométricas da Secdo da Viga Principal

Conforme o item 2.2, tem-Se:

y 31,75 cn

2

3.166.,9 cm

M = 251374 em?

J = 798113.8 cm”

b.2) Esforcos Solicitantes

+ Momentos fletores

Al _D . ﬂz
nax 8
Para cargas permanentes M = n Zsl) 800 = 5§49020 kgf.cm

“max

2

Para cargas acidentais M = (. ;10 Y. 800~ _ 8800000 kgf.cm

a n- 1 8 n-1

max
Ficando o momento total maximo M, = ligigg%g kgf.em

max
+ Esforgos Cortantes
_ £
Qpax =P %
= - £ _ 800 _ 29200

Para cargas permanentes Q o =Py 7T (n = 1) - 1kgf
Para cargas acidentais Q =D, - % = (nliol) 300 = i4gogkgf
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Ficando a cortante total méxima Q = 73200 (ko)
t max n-1
+ Flechas
4
£ = 5.p . %
384 E . Jf
5 42T . 800 4,340
Para cargas permanentes £ nax-— - ~ =t
p 384 . 112400 ., 798113,8 n-1
' (cm)
(110 1
Para cargas acidentais £  ___ = 5 . n-1 . 800 ~4,360
X 384 ., 168600 . 798113;8 n-1
(cm)
. . . _ 8,700
Ficando a flecha total maxima £ = =L (cm)
t max n-1

b.3) VerificaglGes - Calculo do Numero "n" De Vigas

+ Tensao de Flexao

M

Uf - 3 Y b Of

op = 14640000 . 31,75 < 5. = 195 kaf/on’
(n-1) .798113,8

n> 4,0

Devido a tensao de flexao podem ser adotadas 4 vigas princi -
pais.
+ Tensio de cisalhamento - espacamento entre anéis

Z.Panel - J

e < 3 ¢ ¢ = 20,32 cm (anéis de 8")
Q - M
s
- 1 .6° - _1 . 20,32 -
anel: . 'TR = p . 24,10 = 7815,5 kgf
o < 2 . 7815,5 . 798113,8 > ¢ = 20,32
(23200, | 25137,4
n-1 '

n > 4,0
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\ b - »
Devido a tensao de cisalhamento podem ser adotadas 4 vigas

principais.

+ Flechas

ft - 8,700 < F = L Z 2,3 em
n-1 350

n > 4,8

Devido a flecha podem ser adotadas 5 vigas principais

+ Conclusao

O nimero de vigas principais serd cince, ficando-se com:

op = - 14640000 | 3y 75 = 145,65 kof/cm® < 0 =195 kgf/cm’
4 . 798113,8
. . 2. 7815,5 . 798113,8
(23299 | 35137,4
4
£ = 8,700 = 2,2 cm < £ = 2,3 cm
4

Compas vigas externas recebem parcela menor de carga, pode-se
melhorar a distribuicao das vigas sob o tabuleiro, ficando-se com: (fi-

gura 2-142).

A g
0 1

_f — T T e
i .---,_.-..-,..'.‘,_..._,.'\,\,.,_Q%"-&.___. '—.-..........____._,,__‘_
l L &K WD O
A i 1 A L

030,' " 2.50 ! 2.20 i 2.20 | 2.50 j_T_!B.so

10.0C m i

FIG. 2-142 - DISTRIBUICAO DAS ViIGAS SOB O TABULEIRO

c) O Tabuleiro

c.l) Caracteristicas Geométricas da Segao da Viga do Tabuleiro

S

Sendo o0s postes do tabuleiro de didmetro médio D+ tem-se:
A



- 2-120 -

b =D
m
y =D /2
9.0 2
5 = —2
4
M = D_3/12
D_4
J = 1. m
64

c.2) Bsforcos Solicitantes

+ Momentos Fletores

2
™ a = D _..%.....-.-
max o
> ,2 (0,073 . D). 250°
Para cargas permanentes M = R - 2 = 570,3D
P max 5 3 el
5 (kgf.cm)
p_,2 (0,610 . D).250
Para cargas acidentais M = . = 2 = 4765,6.D_ .
a max s
8 8
(kgf.cm)

Ficando © momento total méximo M _

c max 5335,9.Dm (kogfcm)

+ Esforgos Cortantes

_ 2
“nax = p-;
o, 2 (0,073.D) . 250
1 ry e { :...E——: m ; )
Para cargas permanentes Qp A > - - 9,13.Dm(kgf)
o ., (0,610.D). 250
Para cargas acidentais Q = = = 76,25.0_ (kgf)
2 max 5 5 m
Ficando a cortante maxima Qt max 85,38 . D, (kof)
+ Flechas
4
f = SOE.JO\J N .
max 384.EJ7

4

H

5. (0,073.p,) . 230 672 .95
Para cargas pernanentes £ max - L
P - 1.D_4 D_3

N D -
- 384 . 112400 - =i =
64




- 2-122 -

Da tabela 1-01 (Parte I, item 1.2) pode-se escolher o . poste
do tipo pesadec de 10 m de comprimento, com didmetro na base D = 17,50cm

e portanto com dizmetro médio D, = 22,50 n superior ao necessario.

L

4,2 -~ ANTE-PROJETO PARA PONTE CLASSE 12

Neste item estudar-se~3 o ante-proijeto da ponte apresentada
no item 1., porém de classe 12. A

Adotando-se a viga principal descrita no item 2.2, pode-se ob
ter o nUmero necessiric de vigas sob a ponte.

Quanto ao poste do tabuleiro pode—-se obter o diZmetro necessa

rio em ante-projeto e sscolher o proste comercial adequado.

a) Carregamentos

a.l) Carga Permanente

. -2 .
Adotando-se para esta rponte um valor de 710 kgf/m” (ver Parte

I, item 3.3) cbtem—se c¢s seguintes carregamentos:
+ Carga Permanente Sobre o Tabuleiro
p_ =710 , D (kof/m se D_ em m)

r il Ta

+ Carga Permanente Sobre a Viga Principal

_ 10
Sendo:
D_ = diZmetro médic do poste do tabuleiro

]
1t

nimero de vigas sob a ponte

a.2) Carga Acidental

+ Carga Acidental Scobres o Tabuleiro

]
qeq = 3000 + 22290 _ 5000 + 22890 - 4100 kg£/m? de ponte
2 1¢ >
1
p, = 4160 . D (kgf/m se D_ em m)

+ Carga Acidental Sobre a Viga Principal
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5.(0,610.5 ), 250°

. . ~ 3748,88
! f = = L
Para cargas acidentais £, max - 53 s {cm)
384.168600. —= ™
64
Ficando a flecha total maxima fr max = 4421,83 (cm)
143 D_'n3

c.3) Verificages - Cilculo do Diametro Necessirio "D "

+ Tensao de Flexao

M

G, = vy S0
£ I £
(5335,9.D0_) D _
0. = 7 .2 < 0g = 195 kgf/cm2
- 1.D 2 =

(—

64

D > 16,7 cm
m

+ Tensao de Cisalhamento

oM
S -
T, = L 0T
£ o p.g £
_ (85,38 . p) . (b_"/12) _
T = I 2 < T, = 16,10 kaf /om’
54
(Dm)-(ﬂ.Dm4/0-)
D 2> 9,06 em
m
+ Flecha
Tt max = £ + £ < £ =0/350
‘ P max Ta max = % 7
£ . - 1421,83 7 _ 250 = 5 7 em
max D3 350

I > 18,5 om
m -

+ Conclusao

As verificacdes acima revelam que podem ser adotados para o ta

buleirec postes de diZmetro médio maior ou igual a 18,5 cm.
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geq = 300 + 3100 _ 300 + 21088 = 453 kgf/m2 de ponte
2 8
p, = 688 . — (kg/m)
n-1

b) A Viga Principal

b.1l) Caracteristicas Geométricas da Segao da Viga Principal

Conforme o item 2.2, tem—-se:

y = 31,75 cn

3165,9 om®

n
i

25137,4 cm°

T = 738113,8 onm”

b.2) Esforgos Solicitantes

+ Momentos Fletores

M - D.QZ
“max 3 |
2 7L 2
p_. 2 (== 800
Para cargas permanentes M _ . = B =A-l - = 5680.000 (kgfcm)
=7 8 8 n—-1
22 ' 2
Para cargas acidentais Ma-max = 2 =(g%f%) . 800 - 5504.000 {(kgfcm)
‘ 8 8 n-1
- A
Ficando o momento total maximo M_ = 1L182.000 (kgfem)
t max n-1
+ Esforg¢os Cortantes
-2
max = 2
7 8 ~ . 4
Para cargas permanentes Q max=(n-}1} . 800 - 28 00 (kgf)
P 2 n-1
800 ~ 27.520 =
Para cargas acidentais Q, ... = (%g}%)' 5 B nol (kg f)
Ficando a cortante total maxima Q max = 55220 (kgf)

n-1
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+ Plechas
5 4
fma - e
X 384.EJ

C 71 4
5.(5?:_1- . 800

Para cargas permanentes f_ max; =z 2221 (o
= 384.112400.798113,8 n-1
I
. . Sl 8000 ) oo
Para cargas acldentals £, may ~787,168600-798113,8 = . (W
. - . 5,948
Ficando a flecha total maxima £ = === (cm)

t max n-1

b.3) Verificagbes ~ Cdlculo do Nimero "n" De Vigas

+ Tensao de Flexao

£ (n-1).798113,8

nz 3,3

+ Tens@o de Cisalhamento - Espagamento Entre Anéis

. P . J
anel

e = > 9 & = 20,3 cm (andis de 8%)
0 .M
. 2 - 2
o) — TI - (}’) TL o~ ﬂ020p32 :
Pney = = e 24,10 = 7815,5 kgf

Z « 7815,5 . 7%8113,8
(55920

n-1

> ¢ = 20,3 cm

) « 25137,4

n > 3,3

+ Flechas

Tt max T max + fa max < £ = 2/350

h

|
(83

-
o
1N
(e8]

|

(8.4}
jes)
La)

|

“t max 2,3 cm
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+ Conclusao

O niimero de vigas principais sera guatro, ficando-se com:

5= 11182000 31,75 2 148,3 kgf/on’ < 5, = 195 Kgf/cn’
£ (£-1)798113,8
o - 27815,5 . 798113,8 = 140 3 pocen® < 5. = 195 kgf/en?
55920 .. £
22220y | 95137,4
4-1
o = 27815,5 » 798113,8 = 54 5 v > 4 = 20,3 cm
22220y, 55137,4
a-1
(4-1) 350 350

A flecha atuante, aproximadamente igual a flecha édmissivel
recomendada pela NB-11 (f = 2/350), e mesmo um poucc mencr, naoc implica
er aumentar O numero de vigas principais.

Melhorando-se az distribuicao das vigas sob o tabuleiro (figu-

ra 2-143) tem-se:

A
A g
: —ﬂ AT I S R MY ,-‘s\"-:_—
— T ——0®| | F27.50em
_Eﬁg 'Q%S' A 'éﬁ? %%3 1 36.00cm
Ll e ' 1 1
030 1 3.20 [ 3.00 _| 3.20 i |E0.30
10:00m 1

FIG. 2- 143 — DISTRIBUICAO DAS VIGAS PRINCIPAIS SOB A PONTE
c) 0 Tabuleiro

c.1l) Caracteristicas Geométricas da Secao da Viga do Tabuleiro

Sendo o tabulsiro constituido por postes de didmetro médio Dm

as caracteristicas geométricas, desta sec@o, serao:

' o J = 9.D_4/64
y =D_/2 M_ = D_3/12
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c.2) Esforcos Solicitantes

+ Momentos Fletores

M = '0.2,2
max 8
2
Para cargas permanentes Mp nax = . = 908,8.Dm_
o 5 (kgf.cm)
Pl (0,41 . D). 320
Para car¥gas acidentais My ey = = = 5248’0'Dw
Lt 8 8 AL
(kgf.cm)
Ficando o momento maximo M _ = 6156,8 . D_ (kgfcm)
_ = max m
+ Esforcos Cortantes
q — .O"q'
“max 5
Poe 4 320 -~
Para cargas permanentes Q_ . = — =(0,071 . p ). =— = 11,36.D_ (kg £}
. L b 2 Eas 2
para cargas acidentais Q _Pal 5,01 . 0. 320z 65,5000 (ko)
Para cargas aciden % max” T ~(0s4L - D) »60.D_ a

Ficando a cortante total maxima Q,

=3

= 76,96 . D_ (kgf)

+ Flechas
4
£
fhax = 5.p . &
384.E.J
E 4
o 5.(0,071 . D). 320
Para cargas permanentes £ = = T z 1758,38 (o
) 384 . 112400, ——2 D3
64
5.(0,41 . D_).320% _ oo oo
Para cargas acidentais fa maxs ‘Lﬁ 57 - . (cm)
384 . 168500. P
&4
Ficando a flecha total maxima £ max §320,83 {cm)
’ o3
m

. c.3) Verificagdes - Cdlculo do Difmetro Necessadrio "D "
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+ Tensio de Flexao

Op = =y £ EF
s J —
6156,8 . 'm  Pm . - 2
v, = ot B 2 g 5, = 195 kgf/om
z 7.0 4 2
(—=)
54

D > 17,2 cnm

+ Tensao de Cisalhamento

o.M
Tg = ——= 5 Tg

- byJ

(76,96 . D) . (D_3/12) _
T, = i m < T, = 16,10 kgf/cm’
- o . {(1.D 4/64) =
m m

D> 8,1 om
m =
+ Flecha
ft max fp max * fa max < £ = 2/350
£, o 8520,83 < ¥ 2 __ 320 =~ 0,9 cm
- Dm3 350 350

D> 21,2 cm
m

+ Conclusao

2s verificagCes acima revelam que podem ser adotados para o
tabuleiro postes de didmetro médio maior ou igual a 21,2 cm.

Da tabelz 1-01 {(Parte I, item 1.2) prode-se escolher o poste
do tipo pesado de 10 m de comprimento, com didmetro na base D = 27,50cm
e no topo de & = 17,50 cm, e portanto com didmetro médio D_ = 22,5 cn

superior ao necessario.

£
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4.3 - CONCLUS@ES

Geralmente o8 resultados obtidos em ante-orojeto, nac diferem
muito dos resultados de projetc (executado conforme ¢ roteiro apresenta
dc no item 3,). Pede-se concluir gue a2 mudanga da classe da ponte alte
ra significativamente o niumerc de vigas principais, entretanto, devido
2 alteracdo no espacamento entre as vigas, as dimensoes dos . postes do
tabuleiro nao se alteram (apesar de alterados os carregamentos).

2 tabela 2-18 representa de forma suscinta os resultados obtl
dos.
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CONTRIBUICAQ AO ESTUDO DAS PONTES DE MADEIRA

PARTE III
PONTE EM VIGA CONTINUA
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1 -~ INTRODUCAD

Nesta parte do trabalho serdo abordados, o ante-projeto, o di
mensionamento e o detalhamento de uma ponte rodoviaria de madeira, clas
'se 36, em viga continua de tres tramos sendo de oito metros o tramo cen
tral e de seis metros os tramos laterais. Em ante-projeto serdo obtidas
as dimensdes e quantidade das pecas que constituirao a ponte. Estas pe-
gas serao reavaliadas no dimensionamento e finalmente serdo apresenta -

dos os desenhos que possibilitardo a montagem da ponte (detalhamento).

1.1 - CARACTERISTICAS DA PONTE

A ponte terd duas pistas de trifego, serd de classe 36, sendo
revestida de concreto e asfalto melhorando assim as condigoes de trafe-
go.

As vigas principais serao dispostas sob o tabuleiro (ponte com
tabuleiro superior). Estas vigas serao constituidas por quatro postes de
EBucalipto citriodora, formando vigas bicirculares duplas. As pecas que
formardo o tabuleirc serac postes de Bucalipto citriodora, simplesmen-
te apoilados nas vigas principais, com compensacdo de seus diametros. A
fixagdo destes postes na viga principal sera conseguida através de ti-
ras de ago parafusadas alternadamente na viga principal e no poste do
tabuleiro.

0 guarda-corpo sera formado por pegas de Peroba rosa, de di-
mensoes comerciais (figura 3-01) e o guarda rodas sera de concreto arma
do moldado "in loco" (figura 3-02}.

peca de peroba rosa (3cm x 16¢6m) ; ‘ T
de peroba rosoa {(3Icm % 16cm)

/pego
! (/pegu de peroba rosa (3cm x 12cm)

pegca de peroba rosa (Scm x 16cm)

de perobo rosa {3cm x 12¢m}

= |

FIG. 3-0| - GUARDA - CORPO FiG. 3-02 — GUARDA - RODAS
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1.2 - ESQUEMAS ESTATICOS

Seja, esquematlcamente, a ponte da figura 3-03.

i - e e e 1G3m

_E?Q#,,,,,,,,,, zoec L L L +*°U_.r
‘
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/
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|
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|
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TU—-GUARDA - RCDAS
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|
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|
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|

|
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|
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- __.....m.._l____._._____f_nii&. -
| :
; 1 T
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i 8
} g
! 8
A
0l PLANTA BalXa
. b) CORTE LONGITUDINAL BB
PEROBA ROSA [3:48) (1) CONCRETO SIMPLES (1i2!4 e méd =85eml (7
_ FEROBA ROSa (3w12) 75y 7 CONCRETO ASFALTICO | e. méd. =2em) @
PEROBA ROSA [8218) (3) M POSTE DE E. GITRIODORA
3x12) 3 LA Y .
) 7/ conceeTo ammape (12 e, méd. 2 12,5 em) 73

.. PERDCBA ROSa (32x.2)
| FEROBA KOS (32120 )

£ £ 15em
-] n
~ T POSTES OF E. CITRIODORA
y) -
b 5 Q)
f POSTES DE E. CITRIODORA@
k3
61
", SENDO
] E. MED, * ESPESSURA MEDIA
o . 0. MED. = DIAMETRO MEDID
-~ i P
.4‘, ) ER S
{ j
Sk D
; ;
o820 200 _r__‘;go, ;oo_}r___'_ 800 L) 030
— L IQ O m - __{

ci COATE TAANSVERIAL AA

FIG. 3-03 — ESQUEMA DA PONTE



-~ 3-03 -

Sabendo-se que a NB-11/1951 nioc permite a consideracdo da con
tinuidade em vigas secundarias fCB, item 17)}Y e admitindo que existam
"n" vigas principais sob o tabuleiro, o esquema estitico deste seri o
da figura 3-04. A viga principal tem o esquema estitico da figura 3-05,

e 0s pilares o da figura 3-06.

£ DL y A A y 2
- S e S |

l n-ty 1 Oy n-ny 'Y n-1) % n-1) i

— 10,00 m —

FIG. 3-04 — ESQUEMA ESTATICO DO TABULEIRO

6.00

L Ly
B.00 | 6.00 —
20.00m : ' |

B

A
L
[
%_

FIG. 3-05 — ESQUEMA ESTATICO DA VIGA PRINGIPAL

A -

FiG. 3-06 — ESQUEMA ESTATICO DOS PILARES

* 0s nimeros entre chaves {(al, bl/cl);...;(an, bn/en)} representam a

eitagdo biblicgrafica, onde ai; representa o texto, bi/ei; representam

as paginas intetal e fingl do trecho do referido tezto. Quando apare-

£

cer apenas um numero i(atl)}, representa o texto,
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2 -~ ANTE-PROJETO DE UMA PONTE RODQVIARTIA EM VIGA CONTINUA
DE TRES TRAMOS - CLASSE-36.

Adotando-se, para cada viga principal, quatro postes de Euca-
lipto citriodora do tipo extra pesado com 20,50 m de comprimento (0,50 m
sobre os apoios externos), didmetro da base D = 41,00 cm e diadmetro do
topo d = 20,50 cm, formande vigas ki-circulares duplas, calcula-se em
ante-projeto © nimerc necessadrio destas vigas,

Quanto acs postes do tabuleiro pode-se obter o didmetro neces
sadrioc em ante-projeto e escolher o poste comercial adequado. O mesmo po

de ser feito nos pilares.

2.1 - CARREGAMENTOS

Conforme se viu anteriormente (Parte I, item 3.3) pode-se ado

tar em ante~projeto os seguintes carregamentos:

a) Carga Permanente

Para peso proprio da ponte pode-se adotar um valor de 750 kgf

por m2 de ponte,.

a.l}) Carga Permanente sobre o Tabuleiro

”"

Sendo o tabuleiro formado por postes de diametro médio "Dm' r

o carregamento permanente sobre um poste sera:

pp = 750 . D (kgf/m para D em m) .

a.2) Carga Permanente sobre a Viga Pincipal

Estando as vigas principais afastadas entre si de 10/(n-1) me

tros, © carregamento permanente sobre uma viga principal sera:

pp = 750-ﬁ¥% (kgf/m onde n & o nimero de vigas)

a.3) Carga Permanente sobre og Pilares

O esforco aplicado ao pilar & a reagao da viga principal em

um dos apoios internos, e portanto:

10 ~ 52,500

750'11—1 T -1

(kgf onde n & o niimero de vi

gas) .
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b) Carga Acidental

b.l) Carga Acidental sobre o Tabuleiro

Sendo © tabuleiro formado por postes colocados transversalmen

te a carga acidental sobre ele & dada por: (Parte I, item 3,3).

_ 51.000 _ 51.000

q = 8,100 kgf/m2 de ponte

Sendo o tabuleiro formado por postes de diametro médio "Dm“

a carga acidental sobre uma viga do tabuleiro sera:

P, = 8100 . D (kgf/m para D en m)

£5.2) Carga Acidental sobre a Viga Principal

A carga acidental sobre a viga principal & dada por:
Parte I, item 3.3).

2000 _ 9000
7 = 500 + 55

= 500 + = 950 kgf/m2 de ponte

Estando as vigas principais afastadas entre si de 10/(n-1) me

tros, a carga acidental sobre uma viga principal sera:

p, = 950-ﬁ¥% (kgf/m onde n & o nimero de vigas)

b.3) Carga Acidental sobre os Pilares

0 wesforgo aplicado ao pilar & a reagao da viga principal em um

dos apoies internos, e portanto:

_ (6 + 8) 10 ~ 66500 - _—
Pa s 950-n_l = I3 {(kgf onde n & o numero de vi

gas}).

2.2 - A VIGA PRINCIPAL

a) Simplificagcao do Esquema Estatico

E desejdvel ter ante-projeto simples e consegquentemente calcu
lo rapido, desta forma & comum simplificar-se o esquema estdtico.
No caso de uma viga continua, pode-se simplificar o esquemna

- 3 Id . . - . y
estatico para varias vigas simplesmente apciadas, conforme figura 3-07.
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X

I__-_

f% AN AN AN
(. 6.00m |B 8.00m | 6.00m ]
[ T i T
L 2000 m_ |
I =
a) Viga continue
K FANFAN _ DA D
6.00 m — 8.00 m JI 6.00m

b) vigas simplesmente opoiadas

FIG. 3-07 — SIMPLIFICACAO DO ESQUEMA ESTATICO

Com a simplificagao adotada para o esquema estdtico. o proble
ma sé reduz a uma viga simplesmente apoiada com oito metros de vao 1li -

vre.

b) Caracteristicas Geométricas da Secao da Viga Principal

0 didmetro mé&dio dos postes que constituirdo a viga principal

& dep = 30,75 cm. As caracteristicas geométricas da secdo central da
viga principal (figura 3-08) serao:
_-4DOm=30.T5cm

(X)) 13075 em i =
(7)1 30.75¢em “XDm =30.75¢m

FiG. 3-08 — SECAO CENTRAL DA VIGA PRINCIPAL

11}

Distancia da linha neutra as bordas, vy
y = Dm = 30,75 cm

+ Area da sec¢ao transversal, S

ﬁ'sz 2
§ =4, =5— =7.D 2= 2.971 cm
m
b
+ Momento estitico em rela¢do a linha neutra, Mg
T Dm2 Dm ™ Dm3 3
MSEZ' 2 .——2--=-———1--—-=22,8360m

+ Momento de inércia, J

Conforme se viu anteriormente (Parte I, item 1.2.B), © momen-

to de inércia deve ser reduzido de 20%.

ZOW.Dm4 lew.D 4
64 6d

4

J = 0,80 = 702.216 cm
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cl Esforgos Solicitantes

sendo o esqguema estftico, simplificado, da viga principal e
seus carregamentos, os apresentados na figura 3-09, Obtem-se os seguin-

tes esforgos solicitantes:

L T T T T T T hpo- 2592 (kgt/m = 22: (ke /om)
1]

[T T o= 2899 (gr/m = 25; (kgt/cm)

Acidental f l l l l l
RN

Permanente | J l

1= 800m = B0OOcm |
' [

A AN
I
|

FIG, 3-09 — ESQUEMA ESTA'TIC_O, SIMPLIFICADO , E CARREGAMENTOS DA VIGA PRINCIPAL

c¢.l) Momentos Fletores

Para a carga permanente obtem-se:

2

. p_ % _ 2 -
w o o= R _ [15/(m-1)] . 800% - 6.000.000 . e oy
Prax 8 8 n-1
Para a carga acidental obtem-se:
2
p, £ 1y 2
M, =2 - [95/(n 1)% . 800° - 7'6g?i000 (kgf. cm)
max
Assim o momento total miximo sera:
. _ ~ 13,600.000
M = M, .- My = 71 (kgf.cm)
max max max
sendo:
M = momento fletor maximo permanente
Prax
M = momento fletor maximo acidental
nax
M = momento fletor maximo total
max
c.2) Esforcgcos Cortantes
Para a carga permanente obtem-se:
o _Pp o b [15/@-1)) L 800 - 30,000 .
S 7 2 -1 gl
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Para a carga acidental obtem-se:;

o _Pac % 95/(m-1)] . 800 - 38.000
a, 2 2 n-1
max

It

(kgf)

Assim o esforgo cortante total méximo sera

Q = 68.000

wtmax = Qp M Qa n-1 (kgf)
max max
Sendo:
Q = esforgo cortante maximo permanente.
Prax
Qa = esforgo cortante maximo acidental.
max
Qt = esforco cortante maximo total
max

c.3} Flechas

Para a carga permanente obtem-se:

5 p £4 4
e - p _ _5.[75/(n-1)] . 800° - 5,07 (cm)
Prax 384 EP J 384 , 112400 . 702216 n-1
Para a carga acidental obtem-se:
4
£ _ >p, " 5lo5/(m-1)] . 800% . 4,28 (om)
8o 384 Ea J ~ 384 . 168600 . 702216  n-1

Assim a flecha total mixima sera

£, = vE 0 2222 (em)
max Prax max
Sendo:
f = flecha mixima permanente
Prax
£ = flecha m&xima acidental
qnax
ft = flecha mdxima total
max
Ep = mddulo de elasticidade para cargas permanentes
E_ = mbdulo de elasticidade para cargas acidentais
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d) VerificacOes =~ Cdlculo do Nimero de Vigas "n"

d.l) Tensfo de Flexao

A verificacdo da tensao de flexao deve ser feita pela seguin-
te expressao: {(16,32); (23,103)}

og =3 - ¥ <5

Sendo:

Op = tensdo atuante na flexao

Ef = tensdo admissivel de flexao

M = momento fletor maximo

[13.600.000/(n-1)) . 30,75

_ = 2
Og = T0551E = 195 kgf/cm

< g

f

n-1 > 3,1

n > 4,1

N -~ . - » »
Devido a tensao de flexao devem ser adotadas clnco vigas prin
cipais.

d.2) Tensao de Cisalhamento- — Espacamento entre Anéis

A verificacdo da tensdo de cisalhamento, deve ser feita de
forma indireta verificando se & possivel executar a solidarizagao dos
postes, ou seja, se o espagamentd entre os anéis & mailor que seu didme-
tro. |

Adotando-se anéis de 8" (20,32 cm) pode-se fazer a verifica -

cao dos anéis por: (Parte I, capitulo 1).

Panel J

S o.wm 0
3

Sendo:

e = espacamento entre os anéis

§anel = carga admissivel do anel (ﬁénel = ﬂ'fz . ?E)

0 = esforgo cortante maximo

¢ = didmetro interno do anel

%ﬂ = tensdo admissivel de cisalhamento nas ligacdes >

Como existem dois anéis na segdo da viga bicircular dupla (fi

gura 3-08) a expressdo acima, para este caso sera:



2 . P ]
anel
€= ST > 9
s
2 2
5 _ 7. ¢ - _ ®m-. 20,32 -
Ble] = —7— T, = . . 24,10 £ 7815 kgf

2 . 7815 . 702216 _
e < 68000/ (o)) . 22836 > ¢ = 20,32 cm

"" ~ . . . -
Devido a tensao de cisalhamento, resistida pelos anéis, devem

ser adotadas quatro vigas principais.

d.3) Verificacao da Flecha

A verificacgao da flecha deve ser feita pela seqguinte expres -
sao {(16,32/38)1}.

£ = £, + f < f = ?%6 .
max max max

Sendo:

f = flecha admissivel

£ = vao livre da viga

£, - 2233 5 =598 22,3 cn

n-1 > 4,1

n > 5,1

Devido a flecha devem ser adotadas seis vigas principais.

e) Coneclusao
O ntmero de vigas necessarias serd seis, ficando-se com:

+ Tensao de flexdo

[13.600.000/(6=1)) . 30,75 =

Og = 702216

119,1 kgf/cm® < G = 195
kgf/cm2

+ Egpagamento entre anéis

2 . 7815 .~702216

€% [(68000/(6-1)] . 22836

=35,3cm > ¢ = 20,3 cm
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+ Flecha

1,9cem < £=2,3 cm

Como as vigas externas recebem parcela menor de carga, pode-

se melhorar a distribuicao das vigas sob o tabuleiro, ficando-se com

distribuigao da figura 3-10.

L 1.50 7.00m I 1.50 |
] |
P 7
A {
T e e B il e g e P P J
030/ =200 ! 18 1 180 | 18 | 200 :10.30
10.00m |
I

FIG. 3-10 ~ DISTRIBUICAC DAS WVIGAS SOB O
TABULEIRO

2.3 - O TABULEIRO

a) Caracteristicas Geométricas das Vigas do Tabuleiro

a

Sendo o tabuleiro formado por varios postes, colocados um ao

lado do outro, com compensagao de seus didmetros, & vdlido admitir - se

que uma viga do tabuleiro tenha sec¢do constante igual a secdo central do

poste (figura 3-11). Assim as caracteristicas geométricas desta segdo

serao: :
o ()

‘FIG. 3-11 — SECAO CENTRAL DA VIGA DO TABULEIRO
+ Largura da secgao na linha neutra, b '

b=0D
m

+ Distancia da linha neutra as bordas, y

y =D_/2

+ Area da secao transversal, S
Fil Dm2

S = i

- P .
+ Momento estatico em relacao a linha neutra, MS

M _—..]EIE’_S.
s 12



b) Esforgos Solicitantes

Sendo o esquema estatico da viga do tabuleiro e seus carrega

mentos da figura 3-12. Obtem-se os seguintes esforgos solicitantes:

Acidental | 1 ]I l ; l J I J J_,pg;a-loo.: Dm{ Kgf/m , Dpm em m) =0,810 , Dm (Kgf/ecm,Dm em cm)
Permanente | | | § § + 4 1 4 § APp=750.Dm(Kgf/m, Dm em m)=0,075: D {Kgf/cm,Dm em om )}

LK D
[ 1=2.00m =200cm |
| i

FIG. 3-12 — ESQUEMA ESTATICO E CARREGAMENTOS DA VIGA DO TABULEIRO

b.1l) Momento Fletores

Para a carga permanente obtem-se:

p_. 42 0,075 . D_ . 2002
M =2 = ‘ = 375 . D_ (kgf.cm)
Pmax 8 8 m
Para a carga acidental obtem-se:
2% 0,810 . D_ . 2002
Ma = 5 = 5 = 4050 . Dm (kgf.cm)
max
Assim o momento total miximo sera:
M = M + M = 4425 . D (kgf.cm)
“hax Prax max n
b.2) Esforgos Cortantes
Para a carga permanente obtem-se:
pp.ﬁ 0,075 . D - 200
QD i 5 = 7,5 . D (kgf)
“max
Para a carga acidental obtem-se:
pa.£ 0,810 . D - 200 N
Qa - 5 = 3 = 81 . Dm (kgf)
max

Assim o esforgco cortante total maximo sera:

0 =0 +Q = 88,5 . D (kgf)

m
max pm ax max



‘ro,;

postes
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b.3) Flechas

Para a carga permanentes obtem~rse:

4 4
. _ 5.pp.£ _ 5. 0,075 . Dm_. 200 - 283,2 (om)
Poax 384.Ep . J 384 . 112400 .[w.Dm4/64] Dm3
Para a carga acidental obtem-se:
4 4

. ) 5 . P, - £ _ 5 . 06,810 . Dm . 200 = 2039,0 om)
a 384 . E_ . J 384 , 168600 . (r.D_4/64) 2D 3

max a m m

Assim a flecha total maxima sera:

P a_ D 3
max max max m

c) Verificacoes = Calculo do Didmetro necessério\"Dm"

c.1l) Tens3o de flexdo

o, = m . P <G = 195 kgf/en’

D > 15,2 cm
m —

Devido a tensfoc de flexdo devem ser adotados, para & tabulei

de didmetro médio (secao central) maior ou igual a 15,2 cm.

c.2) Tensao de Cisalhamento

A verificacao da tensao de cisalhamento deve ser feita pela

seguinte expressao: {(16,33)}.

Sendo:

Q0 = esforgo cortante maximo
M

- ', hond i 3
s = momento estatico em relacao a linha neutra -

J = momento de inércia em relagdo a linha neutra

Tg = tensao de cisalhamento, méximo, atuante
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?f = tensao admissivel de cisalhamento na flexdo
Tg = Dm CW.Dm4/64) < Te = 16,1 kgf/cm

D > 9,3 cm
m—

. ey — . .
Devido a tensio de cisalhamento devem ser adotados, para ©

tabuleiro, postes com didmetro mé&dio (se¢do central) maior ou igual a

9,3 cm.

c.3) Flechas

£, = f + F < f = £/350
[& a. -
max max max
ft ;&Mf E:%.%EQ'G CTa
max ‘Dm3

D> 15,7 cm
m—-

Devido 3 flecha, devem ser adotados, para o tabuleiro, pos-

. tes com difmetro médio (segdo central) maior ou igual a 15,7 cm.

d) - Conclusao

Das verificagOes acima o didmetro médido dos postes do tabulei

ro deve ser maior ou igual a 15,7 cm.
Na pr&tica, entretanto, a largura da segao resistente deve con

ter dois postes para se ter uma secao praticamente uniforme,
A largura da secao resistente, segundo a NB-11, item 15, & da-

da por:

b < a" + 2e' + 4

sendo:
b = largura da sega@o resistente

m-
I

10 em (NB-11l, item 15)

espessura 4o revestimento, no centro visto que utiliza-se

]

o diagmetro maédio = 17 cm (fig. 2-04}.

d = altura da viga do tabuleiro (diadmetro médio do poste)

pafa”ﬁ;"= 15,7 cﬁ temuée:
b<l10+2 ., 17 + 15,7 = 59,7 cm

/Ass;m em ante-projeto, admitiu-se gque © ntmero de ?ostes que
_trabalham na secao resistente & de:



Como na pratica sd dois postes compdem a secao resistente, o}
momento de inercia desta se¢do deve ser equivalente aoc produzido pelos 4
postes obtidos anteriormente.

57|
il

( %)1/4 " Dm

— _ [4\1/4 -
b = (5)/ . 15,7 18,7 cm

Escolhendo-se o poste comercial imediatamente superior {Dm >
18,7 cm), adotam-se para ©0 tabuleiro postes de difmetro médio D = 22,5
cm, isto &€, postes do tipo pesado com 10 m de comprimento, diametro na
base D = 27,5 ¢m e no topo & = 17,5 cm.

2.4 - 0S PILARES INTERNOS

a) Caracteristicas Geométricas da Secao do Pilar

Adotando-se para o pilar dois postes de Eucalipto citriodo-
ra, conforme figura 3-13, tem-se duas alternativas para montagem do pi
lar., O calculo & feito, admitindo-se pegas cilindricas, usando o didme

1"

tro medido no caso da alternativa "a" e o didmetro a um terco do com -

primento a partir do topo, no caso da alternativa "b" {(3, item 26)}.

o 8 8

Q0
- hat o _
R 1T N TT
I
|
i ¥ ly t
% x | —_ o /3
' % % - I
XD P
D¢ = Dy, i -
U 7 ly 1
c) Secdo resistente 25,3
%
© Q | oo O .
a) Segdes se compensam b) SecSes cBnicos - melhor estética

FIG. 3-13 ~ ESQUEMAS DE MONTAGEM DO PILAR
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+ Area da seglo transversal

+ Comprimento de flambagem
Sendo o esquema estdtico do pilar o da figura 3-06, © compri

mento de flambagem sera:

£ = £ =3,00m = 300 cm

£e

+ Tndice de esbeltez maximo

_ ﬁfﬂ__ 300 _ 1200
A= i~ 7 D - D
min c/4 c

b) Esforco Normal Aplicado aoc Pilar

Segundo © item 2.1 desta Parte, tem-se:

Pp = égﬁg%g (kgf, onde n & o numero de vigas)
66,500
Pa = Tp-r (kof)

Sendo o niimero de vigas n = 6, conforme item 2.2e, tem-se:

P_ = 10.500 kgt
p
P, = 13,300 kgf
P, = 23,800 kgf
Sendo:
Pp = esforco normal permanente
Pa = esforco normal acidental
P, = esfor¢co normal total -

c) Verificagao - Calculo do Didmetro Necessario "D
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A verificagao de pecas comprimidas deve ser feita segundo as

segquintes expressoes: {(16,6/12)11}"

P

S~ =
9% T8 = sz
onde
Efz = Ec para pecas curtas, X < 40

Gep = 0 Jl-—i-&—:—ig) para pec¢as intermediarias, 40 < A < X

£2 ¢t T3, - 40 ¢ 4 =0
= wz E
Ogp = ) Az para pecgas longas, AO < X < 140
Sendo:
O = tensao atuante de compressao
P, = esforco normal total

S = drea da segao transversal

Efﬁ = tensao admissivel de flambagem

Ec = tensdo admissivel de compressao paralela as fibras
A = indice de esbeltez

A. = Iindice de esbeltez acima do gual & aplicavel a formula

de "Euler"

E = Mbdulo de elasticidade da madeira

Admitindo que a pec¢a & longa, tem-se:

2 2
5fg _ T .g _ T 168600 . = 0,289 . Dc2 (kgf/cmz para
4. % 441200/Dc)
D  em cm)
c
Pe 23.800 ~ 15,152 2
g = —= = = = - {(kgf/cm”™ para D_ em cm)
c S (r D2/2) D2 T e
' c c
% z £l
D2 - C EN
c

D > 15,1 cm
c—
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Verificando a validade de se admitir peca longa C10<xk140)

obtem-se:
1200 ~ 1200 -~
Y=o T Is,

Como, para © Eucalipto citriodora, ko = 71 a pega & conside
rada longa, pois ho =71 < A = 79,5 < 140, E portanto, devem ser adota
dos, para os pilares, pares de postes com Dc > 15,1 cm (didmetro médio
no caso da alternativa "a", ou diametro a um ter¢o do comprimento a

partir da secgao mais delgada no caso da alternativa "b").

d) Conclusiao

Adotando-se a alternativa "b", o didmetro a um tergo do com
primento a partir da secao mais delgada, dos postes a serem usados no
pilar, deverd ser maior ou igual a D, = 15,1 cm. Na pratica, porém, &
conveniente a adocao de um didmetro maior, com ¢ intuito de melhorar
as condigdes de apoio, facilitar a ligagao com a viga principal e regu
larizar a estética da ponte.

Adotando-se postes de 3,50 m de comprimento (0,530 m embuti-
dos no bloco de concreto) com didmetros; no topo de d = 24,5 cm e na
base de D = 28,0 cm. A ligagcao poderd ser executada conforme  esquema

da figura 3-14,

I
ef“_ﬂ remT e e

| S B I | [
ENCHIMENTI
CONCRETO (1:2:4)
—
U B'(n?.l:Kgl/ml@

¢t =55%¢em
45 ¢m .
S5cm

CHAPA DE ACO %)
3B x10etm =z crﬁ')
a)CORTE TRANSVERSAL bIVISTA LATERAL

1

'
L_rJ L~ L_T__l .

¢} PERSPECTIVA DO APARELHO DE APDIO

FIG. 3-14 - ESQUEMA DA LIGACAO DE APOIO



3 = PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA EM VIGA CONTINUA-DE- TRES
-TRAMOS, TRAMO CENTRAL DE OITO METROS E TRAMOS - - LATERATS
-DE SETS METROS — CLASSE 36

3.1 - INTRODUCAQ

Abordar-se-ao. neste capitulo o calculo, o dimensionamento e
o detalhamento de uma ponte rodovidria classe 36, com viga principal con
tinua de tres tramos, sendo o tramo central de 8,00 m e os laterais de
6,00 m.

No ante-projeto (item 2) obtiveram-se dimensdes comerciais
das pecgas que constituiréo a ponte, bem como a quantidade delas, neces-
saria para o calculo da carga permanente, A figura 3-~15 mostra o esque-
ma da ponte, com a designagﬁo e dimensdes de seus componentes fixadas

através do ante-projeto.

3.2 - © TABULEIRO

Os esforcos nas pecas do tabuleiro dependem do espagamento
entre as vigas e do carregamento sobre ele. Sendo o espagamento entre
as vigas e o carregamento sobre o tabuleiro os mesmos obtidos na Parte
IT deste trabalho, o dimensionamento do tabuleiro & idéntico ao apresen
tado no item 3,2 da Parte II.

3.3 - O GUARDA - CORPO

Ver item 3.3 da Parte II

3.4 - O GUARDA - RODAS

Ver item 3.4 da Parte II

3.5 - LIGACOES DO TABULEIRO E DO GUARDA - CORPO

Ver item 3.5 da Parte II



GUARDA ~ CORPO
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FIG. 3-15 — ESQUEMA DA PONTE
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3.6 ~ A VIGA PRINECTPAL

A viga principal pode ser uma viga bicircular dupla, formada
por quatro postes de Eucalipto citriodora com 20,50 m de comprimento,
do tipo extra pesado, com diametros no topo d = 20,50 e na base D = 41,00
cm.

a) Carga Permanente

Sendo o didmetro mé&did - dos postes que compdem a viga princi
pal D, = 30,75 ¢m, seu peso prdprio serd:

30,752 =3 -

p =4.— T 100 . D, = 4 F-- 100 . 1,06 . 107" "=

P 4 35 4
315 kgf/m

Conforme o item 3.2 da Parte IT a carga permanente scbre a

viga principal sera:

o~ —

P = pp + 998 kgf/m = 315 + 998 = 1313 kgf/m

b) Carga Movel

Conforme o item 3.2 da Parte II a carga mbvel a ser conside-

rada para o calculo da viga principal'seré a representada na figura 3-16.

P =6000Kgf, P =8Q0OKIF P, =6000 Kgf

=838
\92 =838 ‘qu/m 1= 168 Kgf/m pa Kgf/m

IO T

.50 | .50 | 1.50 | 1.50 |

[ | i ]
L 6.00m |
| Tl

7

FiIG. 3-16 — CARGA MdVEL SOBRE A VIGA PRINCIPAL

c) Secdo Resistente da Viga Principal

Conforme se viu no item 3.6 da Parte II, pode-se admitir que

‘ _ y i _
a viga principal tenha secao constante igual a gegao central (figura
3-17). o .

‘Dm = 30.75 em

Dm=30.75cm _ -

FiG. 3-17 - SEQ&O RESISTENTE DA VIGA PRINCIPAL -
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As caracteristicas geomBtricas desta segdo serdo:

- Distincia das bordas & linha neutra
y o= Dm = 30,75 cm

- Area da segao transversal

2

S=7 .D = 2,971 cm2
m

- Momento estitico em relag@o a linha neutra

_ 3, ~ | 3
MS = T ., Dm/4 =22 836 cm

- Momento de indrcia em relagBo a linha neutra

™ . D4
m

64

4

J = 16 = 702 215 cm

d) Esforcos Solicitantes na Viga Prineipal

Os esforgos solicitantes na viga'principal serao obtidos

através das linhas de influéncia, com os carregamentos discrito nos itens

3.6 e 3.6b.
As linhas de influéncia foram obtidas através do programa
STRESS {(12)}.

d.l) Momentos Fletores

As figuras 3-18 a 3-27 representam as linhas de influéncia
para momentos fletores, da viga continua em queétao, com o8 carregamen-
tos nas posicoes mais desfavoraveils. Apresentam -aindaos valores dos mo-
mentos fletores para cada um destes carregamentos, bem como 0s momentos
fletores maximos e minimos.

A notacgao utilizada nestas figuras foi:

Mp =momento fletor devido ao carregamento permanente

Ma = maximo momento fletor negativo, devido ao carregamento
n acidental '

Ma = maximo momento fletor positivo, devido ao carregamento
P acidental

M . = Iini 3 . E

in Momento fletor minimo na secgao (_M.mln Mp + Man)

M = Swi 3 £

Ak momento fletor maximo na secao (Mmax Mp + Ma )
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(LIl T PP e Pl b vy 4] M= 2179,58 kefom

—iJ { lll 11 i[ Man = - 1855,01 kgf.m
[ l] 111 II— Mop = 9604,88 kgf.m

= 324,57 kgf.m

Mmin

Mmux= 11784:46 kgf-m

F16. 3-18 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x =1.00m

Mp = 3059,29 kgf.m

Man =-3920,19 kgf.m

Map = 12900,00 kgf.m

Mmin = - 860,90 kgf.m

Mmox ® 1595929 kgf.m

FIG. 3-19 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=2.00m
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AL TR BT T ITTTTTTTT] M= 2659,15 kefm

* 1 L Man = - 5919,51 kgf.m

Mop = 14907,54 kgf.m

Mmin = = 3280,38 kgf.m

Mmax® 17546,67 kef.m

FIG. 3-20 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=3.00m

LT PP T PP P PP PP I I ] M o= 866,58 kgfum
| 111 lll Man = - 7910,45 kgf.m
(ﬁ lif il| Mop = 11052,08 kgf.m

0.36

0.00
o.18
0.39
0.64
098
0.42
0.00
© ;
0.06
009
.09
0.07
0.04
0.00

-0.40

% / ©®mo~ e womog LS
P A A B s
{ o - ©C 9o 333G Mmin = - 7043,87 kgf.m
o}
o ‘
2 Mmax= 11918,66 kgf.m

FiG. 3-21 ~LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=4.00m
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FIG. 3-22 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR

-0.53

0.00
-0.22
-0.41
-0.52
-0.51
-0.35

0.00
-0.42
-0.64

-0.71
-0.66

FIG. 3-23 -LINHA DE INFLUENCIA

Mp = - 2153,32 kgf.m

Man = - 9931,32 kgf.m

Mgp = 4602,52 kgf.m

Mmin= - 12084,64 kgf.m

Mmax= 2449,20 kgf.m

x=5.00m

M - 6459,96 kgf.m

Man =" 13526,76 kgf-m

Map = 2197,43 kgf.m

Mmin: - 19986,72 kgf.m

Mpox = - 4262,53 kgf.m

DE MOMENTO FLETOR EM x=600m
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T s T T e by vy M =-1890.72 kefum

HENEEE Man = - 7179,28 kgf.m

Mgp = 3351,40 kgf.m

0.48
0.13
10.03
3
0.04
0.06
0.06
005
0.02
0.00

o~ @] L

L
oo T P M- ~m o 9
§2% 2 a8 5e =D g3
c oo oo o) @ oo© Q0 o0
3 1 [

Mmin = - 9070,00 kgf.m

0.350m
0.650m Mmax = 1460,68 kgf.m

FIG. 3-24 - LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=7.00m

T T T T T T I T LT T T 1] M -1590.78 kgtm
i { 11 | Mgn =— 5497,50 kgf.m
m lll § Ili Map = 9952,21 kgf.m

28 5R=583
OOOOOOOOE
! - — — =
30889 53\ | 555588
©Q<e 99 Rc | c o995
8 1 Mmin=- 4105,72 kgf.m
S
@/
<
o Mmax = 11343,99 kgf.m

FIG. 3-25 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=800m
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Mp = 3348,15 kgf.m

Mgn = - 4399,86 kgf-m

Mop = 15294,46 kgf.m

Mmin=- 1051,71 kegf.m

Mmox= 18642,61 kgf.m

FIG. 3-26-LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=9.00m

A VT LV TP TP T TT] mp = 4004,65 ket

Fl l ] l Mon =- 3350,90 kef.m

F lll lll Fl Mon =17021,60 kgf.m

<
g S o o~ M~ M @]
o Q NQ‘(DQCD#'(%O_
@[T _©9 S “058 & T Tor—
C W+ ®eo NQO | | N T 0o oo
OO_—."“—_S'Q J ! = = T oo Q0
Cee oo og | I © ° Q9 oo Mmin = 653,75kgf.m
®
o s3]
[{s] w
d O Mmcx= 21026,25 kgf-m

FIG. 3-27 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=10.00m



d.2)~Esforgos Cortantes

As figuras 3-38 a 3-39 representam as linhas de influ&ncia
para esforcos cortantes da viga continua em questdo, com os carregamen
tos nas posigOes mais desfavoraveis. Apresentam ainda os valores dos es
forgos cortantes para cada um destes carregamentos, bem como os esfor-

¢os cortantes maximos e minimos.

A notacao utilizada nestas figuras foi:

Qp = esforco cortante devido ao carregamento permanente

Qa = maximo esforco cortante negativo, devido ao carrega -
n mento acidental

Qa = maximo esforco cortante positivo, devido ao carrega -
P mento acidental
. = esforco cortante minimo na secao L= +

Q in Orgo cor ¢ (Quin Qp Qan)

= axi n a = +
Qrax esforgcos cortante maximo na segao (QmaX Qp Q. )

P
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(T T T T T T DR P i d ] 9 =2849,20 kef

l 1 } Qon = - 1982,29 kgf
EREEN
4 lJ Qgp = 13255,77 kef
g o
Omhmmhgg = © 3T o0
S22 8 = Q S5 8350 8
25356 0o T I8 TTr ©06005063
| | ogg:gwwgw
| 282-8858 Qi+ 866,92 gt
[ r~ c 0929 Q9Q00C
~ v
| 3
® | Qmax = 16104,98 kgf
[{e]

FIG. 3-28 -LINHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO CORTANTE A DIREITA DE x=0.00m

I T T T T e PRl b ] ap =1536,87 ke

[ E l l l Qon =~ 2067,77 kgf
| l L’J Qap = 9658,62 kgf

o o
<+ w Q
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Ge 3 & 28 § ' © 999099
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| o oot ! Qmin':_ 530,90 kgf
*
M~ e}
d/g Qmox = 11195,49 kgf
o

FIG. 3-29 - LINHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO CORTANTE EM x=10Om =
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(T I T I I T I T T T T T T T LI ap - 22518 kef

l 1 Qon =-3578,08 kgf

= 6530,02 kgf
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FIG. 3-30 - LINHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO CORTANTE EM x=200m

e LTy Pld o] 9 =- 108650 ket

=- 5977,16 kgf

[:ED Qgp = 3705,85 kgt
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EO———mmmg
o T T T e ooed Qmin =~ 7063,67 kgf
6§99 eQco
1)

Qmax= 2619,34 kgf

FIG. 3-31 -LiNHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO CORTANTE x=3.00m
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Qp =- 2398,19 kgf
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FIG. 3-32 -LINHA
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5022,23 kef

Qp
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3934,40 kef

Qp

Qan = - 1323,32 kgf

Qap = 13739,13 kgf
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FIG. 3-38

FIG. 3-39
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d.3) Flechas

As figuras 3-40 a 3-48 representam as linhas de influéncia
para flechas (deslocamentos verticais) da viga continua em guestdao, com
0s carregamentos nas posicOes mais desfavoraveis. Apresentam ainda os va
lores das flechas para cada um destes carregamentos, bem como as fle -
chas maximas e minimas.

Os carregamentos, para o calculo das flechas, devem ser em
tf e tf/m obtendo-se flechas em 10—4m. As flechas permanentes assim cal
culadas, devem ser multiplicadas por 1,5 a fim de se considerar a defer

magao lenta.
A notagao utilizada nestas figuras foi:

fp = flecha devido ac carregamento permanente.

fa = maxima flecha negativa, devida ao carregamento aciden-
n tal,

fa = maxima flecha positiva, devida ao carregamento aciden-
P tal.

f . = flecha minima na segao (f_, = £ + £_)

min min P a,
£ = flecha maxima na secao (f =f + £_)
. Tmax max a
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d.4) Reacoes de Apoio

As figuras 3=49 e 3-50 representam as linhas de influéncia
para reacoOes de apoio da viga continua em questdo, com os carregamentos
nas posicgoes mais desfavordveis. Apresentam ainda os valores das reagdes
para cada um destes carregamentos, bem como as reacoes de apoio méximas
e minimas.

A notacao utilizada nestas figuras foi:
Rp = reacao de apoio devido ao carregamentc permanente.

R = maxima reacgao de apoio negativa, devido ao carregamen-—

to acidental

Ra = maxima reacao de apoio positiva, devido ao carregamen-
P to acidental

R_. = reacao de apoio minima (R . = R_+ R_ )

min s min P a,

R = reagao de apoio maxima (R =R_+ R_)

max max P a
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A viga principal deve ser dimensionada d flemdo simples, pois
o esforco normal, oriundo da forga longitudinal, & desprezivel e a viga
ndo perde estabilidade lateral devido a fixacdo das pecas constituintes
do tabuleiro.

Obs: A forcga longitudinal, devido a frenagem ou aceleracao,
acarreta na viga principal, um esfor¢o normal de efeito muito pegueno
(aproximadamente 0,3% da tensdo admissivel) como pode ser observado no

sequinte exemplo:
-~ Forcga longitudinal (ver Parte I, item 2.6)
No caso de frenagem, a forg¢a longitudinal (Fl) sera:

F, = %.[6 . 6000 + (20 -6) . 3 . 500+ (10 -3) . 20 . 300] = 4,950

1
kgf
No caso de aceleracao, a forga longitudinal (F,) sera:

F, = 30%.[36000) £10.800 kgf
Deve-se usar a maior delas para o calculo, no caso:
F = 10.800 kgt

Esta forca pode ser reduzida a metade devido a melhor resis

téncia da madeira as cargas rapidas {(3 )}.
F = 5400 kgf

- Esforgo normal (N} em uma viga principal sera:

N = % ou 5%39 ou 1800 kgf

Sendo n = nUmero de vigas por faixa de trafego.

-Acréscimo de tensao devido a forga longitudinal:

N _ 1800 - 2
Ag = T T 3997 T 0,61 kgf/cm
- Porcentagem da tensdo admissivel = —.100% 2&;3-100% =
' of
=6,31s

e.l) Verificacao da Tensadc de Flexao

Com os resultados obtidos através das linhas de influéncia
pode~se tracar o diagrama de maximos momentos fletores (envoltdria de

momentos) , apresentado na figura 3-51,

N
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Verificando-se a tensao de flexao obtem-se:

o _ 21062.625 ~ 2 - _ 2
Gf = 593.318 - 30,75 = 92,1 kgf/cm® < of = 195 kgf/cm

Portanto a secdo adotada & suficiente para a tensao de fle -

Xao.

e.2) Verificacado do Cisalhamento (espacamento entkxe-anéis)

A verificacao da tensdo de cisalhamento & feita indiretamen-
te ao se impor a solidarizac¢ao da viga principal. Sendo possivelé esta
solidarizacao (espacamento entre anéis maior que o didmetro do ahel) es
tard verificada a tens3do de cisalhamento,

Com os resultados obtidos através das linhas de influéncia
pode-se tracar o diagrama de maximos esforgos cortantes (envoltdria de
cortantes), apresentado na figura 3-52,

Como a expressao, para calculo, do espagamento entre anéis

e < —x—m—— (ver Parte I, item 1-2.b), foi deduzida para intervalos
S onde os esforgos cortantes  permanecem constantes, o dia-
grama da figura 3-52 deve ser alterado para o da figura 3,53 (utilizan-

do o esforgo cortante médio do intervalo).
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espacamento dos anéis & dado por:

* Paner - Y
- Q.M

s

Como existem dois andis em uma secao da viga principal, o}

Conforme recomeﬁdagéo apresentada na Parte I, item 1-2.b, ©

dismetro do anel deve ser menor ou igual a 80% do menor difmetro do

poste, por este motivo deve-se usar anéis de 6" (15,24 cm) de didmetro

nas partes extremas da viga (osg primeiros 5,00 m) & anéis de 8" (20,32

cm) de didmetro na parte interna da viga.

intervalos
3-01.

- Anéis de 6" (15,24 cm) de didmetro

7 . 15,247

m . .- il
=T . 6 i = 7 . 24,1 = 4.396 kgf

Panel 4

2

_ """anel _ 2 ., 4396 ~

h=———=1537 . 132 47 cnm
¢.cc

- Anéis de 8"(20,32 cm) de didmetro

2 2
B = E_iriﬂ T, = L 30,32 . 24,1 =7.815 kgf
2« Pone1 2 . 7815
h = . .3 = 30,32 . 127 o3 em
e

Calculando-se os espagamentos entre os anéis, nos diversos

adotados, obtem-se os resultados apresentados

Para anéis de 6" de diadmetro:

e < 2 . 4396 . 702215 -~ 270.357
- Q0 . 22,836 0

Para anéis de 8" de didmetro:

2 , 7815 . 702215 -~ 480.628
0 . 22,836 s)

e <

na tabela
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Dessa forma as vigas principais devem ser solidarizadas como
mostra a figura 3-54.

Devido a forma da secdao transversal (figura 3-55), a altura
do anel (h), calculada anteriormente, deve ser aumentada, conforme Par
te I, item 1.2b.

h =ALTURA DO ANEL
ENCRAVADA NA MADEIRA

Hf = ALTURA TOTAL DO ANEL
. PARA MONTAGEM DA ViIGA
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ravel & d

ravel (em

3-52

A altura total do anel & dada por:

‘EE =24 a onde a =% a’ - ¢2
2 2 2
Sendo:
Ht = altura total do anel
h = altura do anel efetivamente encravada na madeira
a = metade da parte do anel exposta
d = menor didmetro da secao
¢ = diametro do anel

Para anéis de 6", o menor difdmetro, na situacdo mais desfavo-

= 20,5 cm, a altura do anel @ h = 4,7 cm

-

_ 20,5 ~V20,5% - 15,242
7
H
t _h 4,7 -
= =3 + a = 5 + 3,4 =6 cm
Ht = 12 cm

= 3,4 cm

Para anéis de 8", o menor difimetro, na situacio mais desfavo-
r !

X = 5,35 m) & dado por:
d = 20,5 + 5,35
h=26,3 cm
L - 25,85 ~V2s5,852 - 20,322
' 2
H
t___6“,3
—2—“———-2"H+5""8,2CI'[1
Hy = 16,5 cm

Portanto a segao adotada, .para a viga principal, pode ser usa
de

c = 20,5 + 5,35 . 1 = 25,85 cm

= 5 cm

da, se os postes forem solidarizados entre si por an&is metdlicos,

didmetro ¢ = 6"

5,35 m da

viga, e por aneéis de ¢ = 8"

(15,24 cm) e altura total H

. 12 cm, nos primeiros

(20,32 cm) com altura total H

= 16,5 cm, na parte interna da viga. Em ambos os casos mantendo-se

t

os

espacamentos representados na figura 3-54. A espessura dos anéis de 6" e

-

8" & de 0,

80 cm.

EN
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Para mellorar a fizacao dos anéis e garantir a transmissdo de
eventuais esforcos axiais aos anéis, usa-se, para cada anel, um parafu-

so de 1/2" com 68 cm de comprimento.

e.3) Verificacao da Flecha

Com os resultados obtidos atravds das linhas de influéncia,
pode-se tracar o diagrama de maximas flechas (envoltdria de flechas) ,

apresentado na figura 3-56.

- Verificagdo dos tramos laterais (£ = 6,00 m)
.'_g

F2t =357
- 600 -~
£f=0,521lcm < £ = 350 -_-1,714 cm

- Verificacdo do tramo central (£ = 8,00m)

)
£ff= 355

Qo
(]

£=0,980 cm < F = 58 = 2,286 cm

|

%]

Dessa forma, a segdo adotada para a viga principal & suficien

te para a flecha.
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(f)

’

MAXIMAS FLECHAS

FlG. 3 - 56 — DIAGRAMA DE
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e.4)  Conclusao

Das verifica¢bes acima, nota-se que as vigas principais podem
ser formadas por gquatro postes de Eucalipto citriodora, com diametro mé
dio de 30,75 cm e 20,50 m de comprimento.

Utilizam-se postes do tipo extra pesado, com 20,50 m de com -
primento, 41,00 cm de didmetro na base e 20,50 cm de didmetro no topo.

A viga deve ser solidarizada por anéis metélicoscmn6"05,2km)
de didmetro, 0,80 cm de espessura e 12,00 cm de altura, nos primeiros
5,35 m das partes laterais e por anéis metalicos com 8" (20,32 cm) de
diametro, 0,80 cm de espessura e 16,50 cm de altura na parte interna,
com os espacamentos, entre anéis, representados na figura 3-54. Em con-
junto com cada anel deve ser usadc, ainda, um parafuso de 1/2" (1,27cm)

de diametro, com 68 cm de comprimento.

f) Calculo das Areas Necessarias de Apoio

A madeira na regido dos apoics & sujeita a uma carga bastante
elevada de compressao normal, oriunda da reagao do apoio. Assim, dimen-
siona-se a area necessdria de distribuicdo desta carga, para a madeira

ndo ser esmagada a4 compressac normal.

f.1) Calculo da Area no Apoio A em x = 0,00 m

Para nao ocorrer esmagamento da madeira na regiao do apoio de

ve-se ter:

max —
< T
] - 'n
Sendo:
= reacao maxima no apoio
max g p

S = area de distribuicao de cargas no apoio

Op = tensao admissivel de compressao normal

No caso:
Rpax = 16104798 kgf (ver figura 3-49).

S = 36,7 kgf/cm® (Parte I, item 1.2, tabela 1-02) N

16104,98 ~ 439 cm2

- 2582757
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Sendo, neste caso, a ligacdo do apoio executado pelo simples
embutimento em um bloco de concreto, conforme mostra a figura 3-57,

tem—gos e e e — e

. }1.00¢m 2500
20 500:11[41 0 E‘q

-61.50 em

FIG. 3-57— ESQUEMA DO APOIO

S = (41,00 + 20,50) . 25,00 = 1.537,5 cm> > 439 cm?

Portanto o apecio A, em x = 0,00 m, pode ser executado desta
forma.

£.2) Calculo da Area necessiria no apoio B em x = 6,00 m

A reacao maxima neste apoio & de 30.556,84 kgf (ver figura
3-50), sendo a tensao admissivel, do Eucalipto citriodora, a compressao

- . 2 - I . -
normal de Un = 36,7 kgf/cm”, a area necessadria ao apoio seri de:

30.556,84 . 2
TT——'—— 833 cm

£S5 .'. 8>

Executando-se este apoio, por motivos construtivos, conforme
representacdo da figura 3-58, tem-se:
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U 8,-(17.nng/m)® @ ~_Trwoem
¢ =55em , “\PARAEUSQ ROSCA SOREREA (%)
CHAP& DE ACO (3 C 1/27x &

3/8x10¢m 220 ¢cm

\FARAFUSO 1/2x 33¢m @

i Vv
Sem |

. * 55c¢m ! |

i 1

a)CORTE TRANSVERSAL bIVISTA LATERAL

c) PERSPECTIVA DC APARELHO DE APOIO

FiG. 3-58 — ESQUEMA DA LIGACAD DE APOIO

2235 cm® > 833 cm>

nt

S =2, (8 . 2,54) . 55
Portanto, o apoio B, em x = 6,00 m, pode ser executado desta

forma.
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3,7 —~08 PILARES INTERNOS

Os pilares internos podem ser montados, utilizando-se dois pos
tes de Eucalipto citricdora do tipo pesado, com 3,50 m de comprimento,
digdmetro do topo d = 24,5 cm e da base D = 28,0 cm.

| 2a.50em] OO [ ] O |zeo0em

L 3.00 10.50 |
F B 1
L. 3.50m

| L

FIG. 3-59 — POSTES QUE FORMARAO OS PILARES

a) Dimensionamento do Pilar

O esquema estdtico do pilar & o da figura 3-60. Segundo a
NB-11 de 1951 (item 26) o di@metro a ser utilizado no calculo sera o)
digmetro situado a 1/3 do comprimento a partir da parte mais delgada.

(27,50 - 24,50)
3

= 24,50 +

!

FIG. 3-60 — ESQUEMA ESTATICO 00 PILAR.

S

O calculo de pecas comprimidas deve ser feito segundo o se -

guinte roteifro: {(31J}.
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- Comprimento de flambagen (£f£l

0 comprimento de flambagem & igual a distd@ncia entre os pon-

tos fixos, exceto no caso de pecgas simplesmente engastada onde ﬂfﬂ = 24

ﬁfﬂ = L = 300 cm

- Calculo de indice de esbeltez (X)
¥4

A=
i

£L

min

sendo:

i . = raio de giracac minimo
min

No caso, tem—-se:
5

“ 522.__3‘_;...’:.:.:2.&(_25_'.59__;1_02101“2
4
x x

FIG. 3-6l Tin 6,4

- Calculo da tensdo admissivel de flambagem  {(3); (16,12)}

Peca curta, ) < 40, sofre ruptura por COmMpressac nao ocorren

do a flambagem.

9¢r T %
Peca intermedidria, 40 < A < AO (Parte I, tabela 1-02), ocor-

re a flambagem no regime plastico.

1 X, - 40

Ogp = Tl 3% - 70

Peca longa, AO < A< 140, ocorre a flambagem no regime elésté
co, sendo aplicdvel a expressao de Euler. '

. W% E

Tep T 4,22

Sendo:

at

£ = tensdo admissivel de flambagem
Eb = tensdo admissivel a compressdo paralela

A = Indice de esbeltez da peca
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A~ = indice de esbeltez acima do qual & aplicavel a expressao

0
de Euler

E = modulo de elasticidade da madeira

No caso tem-se:

47, Ay =71, 5_ =122 kgf/cn®, E = 168600 kgf/cm’
o - = l ;\. - 40 - _ l 47 - 40 = 2
Ofﬂ = GC . (l —'g . XB_Z_EﬁJ =122 . Cl z 71—:—163 112,8 kgf/cm

- Verificaggo da tensao atuante

6. =2 <3
o S - "fl
Sendo:
0. = tensdo atuante de compressao
P = carga de compressdao atuante

S = area da secao transversal

5f£ = tensao admissivel de flambagem

No caso:
P =R = 30.556,84 kgf (ver figura 3-50)
S = 1021 cm2
. 30.556,84 -~ 2 - _ 2
GC = “—Iﬁji———" 29,9 kgf/cm < Ofﬂ = 112,8 kgf/cm

E portanto o pilar pode ser formado por dois postes de Euca-
lipto citriodora, com 3,50 m de comprimento, diametro no topo d = 24,50
cm e na base D = 28,00 cm.

b} Ligacao Pilar-Viga Principal

Como a ligacdo estara sempre comprimida, pois niao ocorrem es-
forgos de tragdo no pilar (ver figura 3-50), esta ligagao pode ser exe-

cutada conforme a figura 3-58.
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3.8 -~ VERIFICACAO DQ PESO PROPRIO

Segundo a NB-=11l de 1951, o peso prdprio avaliado nao deve di-
ferir do peso proprio definitive em mais de 10%. Dessa forma apds o de-
talhamento da estrutura deve-se calcular o peso prdoprio definitivo, lis
tando-se todos os componentes da ponte, e comparévlg com © peso proprio

avaliado.

a) Peso Proprio Avaliado

Sera calculado a partir da carga permanente sobre o tabuleiro

(Parte II, item 3.2) e do peso proprio da viga principal (item 3-6.a).

- carga permanente sobre o tabuleirc p = 525 kgf/m2
- peso préprio da viga principal p = 315 kgf/m
Desta forma, o peso prdoprio avaliado (P ) sera:

p avaliado

r = 525 ., 10 . 20 + 6 . 20 . 315 = 142.800 kgf
pavaliado .

P =
P avaliado 142.800 kgf

Obs: O peso prdprio dos pilares foi desprezado no calculo

dos- pilares, e portanto nao contribui para o peso prdprio avaliado.

b) Peso Prdprio Definitivo

A partir da tabela . 3-02, que lista os diversos componentes da

ponte com seus pesos, pode-se encontrar o peso proprio definitivo (P
de

finitivo).

- PP definitivo — 148.668 kgf (ver tabela 3-02)

Desta forma o peso proprio definitivo nao difere em mais de

10% do avaliado, conluindo-se que o projeto ndo necessita alteracoes.

0,90 P < 1,10 Pp avaliado

p avaliado 5‘Pp definitivo -
128.520 kgf < 148.668 kgf < 157.080 kgf

NOTA: Distribuindo-se o peso proprio definitivo na area da
ponte, obtem-se o peso proprio da ponte em kgf/mz, dado importante para
a execucdo de ante-projeto.
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3.9 « DETATLHAMENTO DA PONTE

A seguir sdo apresentados os desenhos necessirios & perfeita

visualizacdc da ponte, tornando possivel a sua construgao.
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GUARDA - RODAS
GUARDA - CORPO

iSem l_ _HI_S;_m

{iCem 3em
——/ —
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n
H

=
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3em| | | 16em |
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0
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|
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! 1.50 “_PASSEID
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3-62 - PLANTA BAIXA
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o) CORTE LONGITUDINAL W POST S:__QO__LE?_QkEIR@
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|
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J\}\/ N |
POSTES DO TABULEIRO (4)

b) VISTA® SUPERIOR

dl PERSPECTIVA

F1G. 3-65 -~ LIGACAD DOS POSTES DO TABULEIRO NA VIGA PRINCIPAL
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FIG. 3-74 — ESQUEMA DO APOIO A EM x=000m
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3.10 - CONSIDERACOES FINAIS

Na elaboracdo do projeto da ponte foram desprezados os seguin
tes efeitos:
- Forga longitudinal

- Vento

A forca longitudinal, segundo os critérios da NB-1l1 de 1951,
teria uma magnitude de 10.800 kgf, em cada via de trafego (ver Parte T,
item 2.6), aplicada a 1,20 m da superficie de rolamento. Esta forga po-
de ser traduzida por uma reacao horizontal e uma vertical (ver Parte IT
item 3.9, figura 2-139).

R 4,320 kgf atuando em um eixo (2.160 kgf em cada roda)

H 10.800 kgf atuando em trés vigas principais (uma via de
trafego).

Estas reacdes devem ser reduzidas a metade, devido & melhor
resisténcia da madeira guando submetida a cargas rapidas {(3)} a reacgdo
horizontal acarreta esforcos nofﬁaisnas vigas principais; a reagao ver-
tical & mSvel sendo aplicada sobre o tabuleiro.

A forca longitudinal, guando considerada, acarreta os seguin-

tes efeitos maximos:

- Sobre o tabuleiro:

o~

Momento fletor M 48.600 kgf.cm (ponto de maximo momento total).

o1
Esforgo cortante O =724 kgf (ponto de mixima tensao cisalhante)
1
Flecha Fo = 0,04 cm (ponto de maxima flecha total)
1

- Sobre a viga principal .

I

Mcmento fletor MV 143.640 kgf.cm (ponto de maximo momento total)

1
Esforgo cortante QV = 1.080 kgf (ponto de maximo esforgo cortante to
1 tal)
Esforgo normal ~ N_ = 1.800 kgf
1
Flecha £, =0,049 cn (ponto de maxima flecha total)
1

- Sobre o pilar interno

Esforco normal N? = 1.080 kgt
1
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. A agﬁo do vento sobre a ponte pode ser desprezada, visto que
as pegas do tabuleiro solidarizadas as vigas principais, permitem admi-
tir elevada rigidez transversal para a transmissao dos esforcgos horizen
tais. J& a acdo do vento sobre o velculo (200 kgf/m aplicada a 1,20 m
da superficie de rolamento) fornecerd uma reacao vertical e uma horizon

tal (ver Parte IT, item 3.9, figura 2-141).

R = 120 kgf/m

H 200 kgf/m

Devido ao acréscimo de resisténcia da madeira &8s cargas rapi-
das, pode-se reduzir i metade estas reacdes. {(3)}. Devido & elevada ri
gidez transversal a componente horizontal pode ser desprezada.

A agao do vento guando considerada acarreta os seguintes efei

tog maximos:
—~ Sobre o tabuleiro

Considerando a secdo resistente do tabuleiro, a reagao verti-

cal sobre o tabuleiro serd de 27 kgf.

Memento fletor Mt = 1.215 kgf.cm (ponto de maximo momento total)
2

Esforco cortante Qt =18 kgf (ponto de méxima tensdo cisalhante)
2

Flecha ft = 0,001 cm (ponto de maxima flecha total)
2

- Sobre a viga principal

26.700 kgf.am (ponto de maximo momento total)

He

Memento fletor ™ M
V2

Esforgo cortante Qv = 259 kgf (ponto de maxima cortante total)
2

Flecha fv = 0,012 cm (ponto de maxima flecha total)
2

- 8obre o pilar interno

Esforgo normal N? = 495 kgf
2

Os efeitos‘deprezados foram:
- Para © tabuleiro:
Tensdo de flexdo

M 49,815

— — s , 2 [-% =, : -
O = F'Y = 35767 11,25 =22,3 kgf/cm™ (11,4% da tensao admissivel) .
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Tensao de cisalhamento

0 M
2Ny 740, 1898 . 2 . . o
Gf = STTE T IE T JETEL 1,2 kgf/cm™ (7,5% da tensao admissivel)

Flecha

f = 0,04 cm (7% da flecha admissivel)

./\ bl . . . g a
. Caso nao fossem desprezados estes efeitos, na verificacao fi -

nal das pegas do tabuleiro ter-se-ia:

i
i

o, = 126,2 + 22,3 £ 148,5 kgf/cm® < &, = 195 kgf/cm?

£ £

I
i

8,1 kgf/cm® < T_ = 16,1 kgf/cm®

Tr

= 6,9 +1,2 .
£=0,41 + 0,04 20,45 cm < ¥ 2“%%% Z 0,57 en

Portanto a consideracao destes efeitos ndo altera o dimensio-

namento final do tabuleiro.

- Para a wviga principal

Tensao de flexao (cadlculo aproximado)

M N _ 170.340 1,800 _ 2 -
T =FY + 5= S0 01E - 30,75 + T o = 8,97 kgf/cm® (4,1% da tensao ad
missivel).

Flecha

f =20,06l cm {(1,9% da flecha admissivel)

Variagao no espagamento entre an&is

ho = - Faner *T o1 1 o _2.7815. 702215 1 1 .
: MS' Q O+ A 22836 19623 196234-1339

fe = 1,56 cm (6,5% do espacamento adotado em x = 6,00 m)

Caso nao fossem desprezados, estes efeitos, na verificacglo fi

nal das vigas principais, ter-se-ia:

og = 92,1 + 8,07 = 100,17 kgf/cm® < G, = 195 kgf/cn’

- = 800
0,98 + 0,06 = 1,04 cm < £ = I5G - 2,29 cm

12

£

It

—

e = 24,49 - 1,56 = 22,93 cm
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O espagamento entre ansis & um pouco maior que © adotado (24
cm) , entretanto devido ao elevado coeficiente de seguranga desta liga
¢80, n3o & necessiria a alteragao deste espagamento.

Portanto a consideraglo destes efeitos nao altera o dimensio-

namento final da viga principal.

- Para o pilar internc

Caso n3o fossem desprezados, estes efeitos, na verificagao fi

nal do pilar interno ter-se-ia:

o, =29,9 + 1,54 31,44 kgf/em’ < G, = 112,8 Kgf/cm>

Portanto a considerag@o destes efeitos naoc altera o dimensio-

namente final do pilar interno.
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Devido a tensdo de flexdo poderiam ser adotadas 4 vigas prin

cipais.

+ Tens3o de cisallamento - espacamento entre anéis
2 . ﬁanel . J
e < 5 i > ¢ ¢ = 20,32 cm (anéis de 8")
“ s
2 2
= T = _ 7 . 20,32 ~
Ponel = 2 ° Tﬁ. = 7 . 24,10 = 7815,5 kgf
e < 2 <52238,5 . 702216 5 = 20,32
(=) - 22836
n > 3,4
Devido a tens3o de cisalhamento poderiam ser adotadas 4 vigas
principais.

+ Flechas

350 ~ 350

e W - 3 ] I}
Devido a flecha podem ser adotadas 5 vigas principais
+ Conclusao
O ntmero de vigas principais sera cinco, ficando-se com:

Z 123,5 kgf/cm> < G = 195 xgf/cm?

¢
e =34,lecm > 8 = 20,32 cm
f 1,6 em < £ 22,3 cm

Como as vigas externas recebem parcela menor de carga pode-se
melhorar a distribuicdo das vigas sob o tabuleiro ficando-se com: (figu

Ya 3=706) o o e o

3 ;
b {
Ry A
! ! . | | 1
.30, 2.50 f 2.20 2.20 i 2.50 1030
! ] .
] | .

FIG. 3-76. —~ DISTRIBUICAO DAS VIGAS SOB O TABULEIRO
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¢) O tabuleiro

c.1l) Caracteristicas Geométricas da Secao

Sendo os postes do tabuleiro de diametro médio Dm’ tem-se:

b = Dm

y = Dm/z

S =17 . Dm2/4
Ms = Dm3/12

J = 7 . Dm4/64

c.2) Esforcos Solicitantes

+ Momentos fletores

, 22
M = P A
max 8
2502
Para cargas permanentes M = (0,073.. D) . = =570,3 ., D_ (kegf/cm)
: D m 8 m
“max
250°
Para cargas acidentais Mﬁ = (0,610 . Dm) - =g = 4765,6 . Dm (kgf/cm)
max
Ficando o momento total maximo Mt = §35%.9 , D, (kgf/cm)
max
+ Esforcos Cortantes
" £
Quax =P 7
_ 250 -
Para cargas permanentes Q = (0,073 .D ) . =5—=9,13 . D_ (kgf)
Prax m 2 m
. . _ 250 -
Para cargas acidentais Q = {0,610 . D) . =5~ =76,25 . D (kgf)
a T 2 m
max
Ficando a cortante total maxima Q. =85,38 . D (kgf)

max



- 3-81 ~

+ Flechas
e -5.p 2
max 384 . E . J
-
5(0,073 . D) . 250
Para cargas permanentes f = m ~57 = 67]'—_)2 7395 (cm)
maX o zg4 . 112400 . (—p) "
64
4

5(0,610 . D ) . 250
. . - m _ 3748 ,88
Para cargas acidentais f_ 703 - D3 (cm)

max  zg4 . 168600 . 0—75%4

c.3) Verificacdes - Calculo do Diametro Necessario "D,"

+ Tensao de flexzao

M -
og =73 -Y <0
€

5335,9 . D) D >
m 195 kgf/cm

1

1A
Ql

]

D > 16,7 cm

+ Tensao de ¢disalhamento

My

TTHLTS°

(85,38 . D) . (D _3/12) _
o 1 <1 = 16,10 kgf/cm2

D, - Ex . D_4/64)

D > 9,0 cm
m-n

+ Flecha

_4421,83 _ = _ 250 -
ft ——""']'j";]'l"gm“ff“m 0,7 cm
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+ Conclusao

As verificagdes acima revelam gue podem ser adotados para o
tabuleiro postes de didmetro mé&dio malor ou igual a 18,5 cm.

Da tabela 1-01 (Parte I, item 1.2) pode-se escolher o poste
do tipo pesado de 10 m de comprimento, com didmetros na base D = 27,50
cm e no topo 17,50, e portanto com didmetro mé&dio Dm = 22,50 cm supe-

rior ao necessario.

d) Os Pilares Internos

d.l) Caracteristicas Geométricas da Secdo

Adotando-se para o pilar uma segdo composta por dois postes
de di3metro de calculo D, (ver ficura 3-13), obtem-se as seguintes ca -

racteristicas geométricas:

mT.D 2
c

S = 3

lmin - Dc/4

£f£ = 300 cm (ver figura 3-06)

5 = ﬂfﬁ - 300 _ 1200
i, D /4 D
min C C
Sendo:

S = area da secgdo transversal
i_. = raio de giracdo minimo
min

Efz = comprimento de flambagem

% = Iindice de esbeltez

d.2) Esforco Normal Aplicado ao Pilar

_ 51.100 _ 51.1600 _
Para cargas permanentes Pp = Y- T E-T T 12.775 kgf

47.600 _ 47.600 _
N T = 5o = 11.900 kgf

]

Para cargas acidentais P

Ficando o esforco normal total P, = 24.675 kgt
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d.3) Verificagiao - Calculo do Dimetro Necessario- "D "

e

c =\i§ < gy

onde:

5f£f= Ec para pecas curtas, x < 40

afﬂ B Eé (1 —~%;;fjf%) para pegas intermedidrias 40 < X 2 A,
0

= ﬂz . B

Tep = —z—zﬁ—- para pecas longas , AO<1 < 140

Sendo:

O, = tensd@o atuante de compressao

P, = esforgo normal total

S = area da secgdo transversal
5f£ = tensao admissivel de flambagem

tensdo admissivel de compressao paralela ds fibras

a1
it

A = Indice de esbeltez
A

0 indice de esbeltez acima do qual & aplicavel a formula

de "Euler"

E = modulec de elasticidade da madeira

Admitindo-se que a peca & longa, tem-se:

_ 2 2 |
Tep = E—HL§E-= z '“168603 = 0,289 . D_2 (kqﬁkmg se D em
4 A 4(1200/D) ¢
cm) .
P
_ t _ 24675 ~ 17708,6
%« %8s T - D2
ﬁ;DCZ c
()
défsgfﬂ
-15708,6
"""-"'D—(':""é“-—- < 0,289 , DCZ

D > 15,3 cm
C..
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Verificando a validade de se adpitir pega longa Q0‘<k < 140),
obtem—se:
_~1200 _~1200 -

5 < 15,3 - /84
C

A

Como para'o Eucalipto citriodora, AO = 71 a peca & considera-
da longa. E peortanto, devem ser adotados, para os pilares, pares de pos

tes com D, > 15,3 cm.
d.4) Conclusao

Os pilares podem ser formados por pares de postes com Dc =
15,3 cm, entretanto, para melhorar as condigaes de apoio e facilitar a
ligagao com a viga principal, adotar-se-ao postes de 3,50 m de compri =~
mento (0,50 m embutidos no bloco de concreto) com didmetros no topo
d = 24,5 cm e na base D = 28,0 cm, sendo D, = 25,50 cm o didmetro a um

terco do comprimento a partir da secdo mais delgada.

4.2 - ANTE-PROJETO PARA PONTE CLASSE 12

Neste item estudar-se-a o ante-projeto da ponte apresentada
no item 1., porém de classe 12.

adotando-se a viga principal descrita em 2.2, pode-se obter
o nimero necessario de vigas sob a ponte.

Quanto aos postes do tabuleirc pode~se obter © diémetro‘neceg
sdrio em ante-projeto e escolher o poste comercial adequado. O mesmo PC

de ser feito com relacao aos pilares.

a)  Carregamentos

a.l) Carga permanente

Para peso proprioc da ponte pode-se adotar um valor de 700 a
800 kgf/m2 de ponte (Parte I, item 3.3), adotando-se para esta ponte um

valor de 700 kgf/m2 de ponte, obtem-se o0s seguintes carregamentos:

+ Carga permanente sobre o tabuleiro
Pp = 700 . D (kgf/m se Dm em m)

+ Carga permanente sobre a viga principal

p_ =700 . —2

o ——71 (kgf/m)
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+ Carga permanente sobre os pilares

_ 6+ 8 10. - 49000
Py= (). 700 . g S S (kgf)
Sendo:
P, = diametro médio do poste do tabuleiro
n = nimero de vigas sob a ponte

a.2) Carga Acidental

+ Carga acidental sobre o tabuleiro

_ 11.000 _ 11.000 _ 2
Qeg = 300 + s 3000 + === = 4.100 kgf/n° de ponte
Py = 4100 - .. Dy (kgf/m se D em m)

+ Carga acidental sobre a viga principal

- 3100 _ 3100 -~ 2

qeq = 300 + 7 = 300 + RoTo 455 kgf/m~ de ponte
- 10

Py = 435 . T (kgf/m)

+ Carga acidental sobre os pilares

6+ 8 10 .~ 31.850
Pa = 2 } . 455 . n -1  n=-l1

b) A viga principal

b.1l) Simplificacac do esguema estatico

0 esquema estidtico, conforme o item 2,2, pode ser simplifica-
do em ante-projeto para varias vigas simplesmente apoiadas (ver figura
3-07).

b.2) Caracteristicas geométricas da segao

Conforme o item 2.2, tem-se:

30,75

kg
I

2.971 em?

M_ = 22.836 cm’

J = 702. Z16 cm4
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b.3) Esforcos Solicitantes

+ Momentos fletores

M= E- £
max 8
2
_ 10 8007 ~~5.600.000
Para cargas permanentes M STy oT -8 T "o <-o1 (kgf.cm)
max
2
_ . . _ 45,5 800" ~ 3.640.000
Para cargas acidentais M —11:1 g Thn-1 (kgf.cm)
max
Ficando o momento total maximo M, = 24%£g4%99 (kgf .cm)
max
+ Esforgo cortante
_p . £
Onax 2
Para cargas permanentes QQ = n7—01 . 830 = 2519%? (kgf)
max
‘ . . _ 45,5 800 _ 18.200
Para cargas acidentais Qa =T s T e (kgf)
max
Ficando  cortante total maxima Q% = E%;%Q% (kgt)
max
+ Flechas
£ = 5p.£4
384 . E . J
70 4
5. Go) 800 4 930

Para cargas permanentes mer——iysa5 707916 R -1 OV

45,5} 4
5 . ('I-l'—:'—l- - 800\

, . R _ ~ 2,050
Para cargas acidentais fa = 384 . 1€8600 705916 m = 1 (cm)
max

. - . : _ 6,780

Ficando a flecha total maxima ft = =T {cm)
max
b.4) Verificactes - Calculo do nimero de vigas “n"
+ Tensao de flexao N
=M -
Of T FY 2 9%
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9240000
—\i-ﬁmiwi_) 30,75 < g.= 195 kqf/cm>
9¢ T "wo3216" * CUr? 1 % gi/cr
n> 3,1

Devido a tensdo de flexdo poderiam ser adotadas 4 vigas prin-

cipais.
+ Tensao de cisalhamento - espacamento entre anéis
2 . P . J
e < ane& > 4
Q - s
¢ = 20,32 (anéis de 8M) Panel = 7815,5 kgt
e < 2 . 7815,5 . 702216 4 = 20,32 cm
46200,
(n — l). 22836
n > 2,95
Devido a tensdo de cisalhamento poderiam ser adotadas 3 vigas
principais.

+ Flechas

0

< f= “9% = 2,3 cm

[¥3]

n > 40

Devido a flecha podem ser adotadas 4 vigas principais

+ Conclusao:

0 numero de vigas principais serad guatro, ficando-se com:

o = 134,9 kgf/cn’ < o £= 195 kgf/cm?

e=3l,2cm > ¢ = 20,32 cm

o~

£fZ2,26em< £ = 2,3 cm

Como as vigas externas recebem parcela menor de carga pode-se
melhorar a distribuicaoc das vigas sob o tabuleiro ficando-se com: (figu

ra 3-77}).
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[ —
0.30 | 320 ! 300 f 3.20 110306
! 10.00 m

FIG. 3-7T7 - DISTRIBUICAC DAS VIGAS PRINCIPAIS 308 A PONTE

¢} 0 tabuleiro

c.1) Caracteristicas geométricas da secdo

Sendo os postes do tabuleiro de diametro médio D . tem-se:

b =D

m
y = Dm/z
= T . Dm2/4
MS = Dm3/12

J=7 . Dm4/64

c.2) Esforcos solicitantes

+ Momentos fletores

M "_"_"'p . 'F'Z
max 8
320% -
Para cargas permanentes M? = (0,070 . Dmp = 896 . Dm (kgf.cm)
_ max _
Para cargas acidentais M. = (0,410 . D) 520% 5248 . D (kgf.cm)
gas acidentais M = (0, . D) =g - Dy gf.cm
max
Ficando o momento total maximo Mt = 6144 . Dm (kgf.cm)

max

+ Esforcos cortantes

- . p. 4%
Quax = )



- 3-89 -

Para cargas permanentes 0 = {0,070 , D_}) ,\229-5 11,2.D
- _ P m 2 m
"max
(kgf)
. . P _ - \320 o~
Para cargas acidentais Qa = (0,410 ., Dm) i 65,6 . Dm
max
(kgf}
Ficando a cortante total maxima Qt = 76,8 . D, (kgf)
max
+ Flechas
£ _ 5. p.£4
MaX 384, E.J
4 : ‘
Para cargas permanentes f = 200,070 . Dp) .—,?;210) T = 1732:;’21 {cm)
Pmax  384.112400. ("""m") m
04
2
Para cargas acidentais fa _ 5“L410’Qm)'320 ~ 6763,87 (cm)
max (W.D 4) QmB
384 . 168600 . ‘—0m
64
Ficando a flecha total maxima £ _~8496,08
t = —f== . (cm)
max Dm3

¢.3) VerificagOes - Calculo do diametro necessirio "Dm
' L

+ Tensao de flexao

M o
= — < y
o) J Yy =< ¢

i

D

(B < F, = 195 kgf/cn’

_ (6144 . D

a ) -
£ ~(r.D_4/ 64)

D <:17,9 om
m—

+ Tensao de cisalhamento

Q . M
T=_.___§<::E
b.Jg - £
(76,8 . D_) '(Dm3/12{

D
m

¥f = 16,10 kgf/cm2

A

D > 8,1 cm
m =

+ Flecha

. 8946,08
t D 3
max m

£ < =32£220,91 cn

D > 21,4 cm
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+ Conclus@o

As verificacoes acima revelam gue podem ser adotados pafa o}
tabuleiro postes de didmetro médio maior ou igual a 21,4 cm.

Da tabela 1-01 (Parte I, item 1.2) pode-se escolher o poste
do tipo pesado de 10 m de comprimento, com diametro na base D = 27,50.cm
e no topo d = 17,50 cm, e portanto com diadmetro médio D, = 22,50 cm su-

perior ao necessirio.

d) Os pilares internos

d.l) Caracteristicas geométricas da secao

Adotando-se para © pilar uma segao composta por dois postes
de diametro de calculo Dq (ver figura 3-13 ) obtém-se as seguintes ca -

racteristicas geométricas:

™ Dc2

S = 5

imin = Dc/4

£f£ = 300 cm (ver figura 3-06)
Lep

= £ _ 300 _ 1200

%ﬁn - Q/4 Dc

d.2) Esforco normal aplicado ac pilar

_ _ 49000 _ 49000 -~
Para cargas permanentes Pp So T I-T" 16.333 kgf

. . _~31850 _ 31850 =~
Para cargas acidentais Pa il Sl e i 10.617 kgt

]

Ficando o esforgo normal total P 26950 kgf

t

1

d.3) Verificacao - Cdlculo do did@metro necessirioc "D

.. P
S
Cc ™ 8 2 9gyp

Admitindo~se que a pega & longa, tem-se:

2 2

Of/e,:ﬂ .2E=‘H .__l§.§_6_,_00._2 50'289 . D2 (kgf/mz se Dcemcm)
4 4 (1200/D) c
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oD% _ 26950 - 17156,9
c g (W,Dc2/21 DCZ
Oc £ Tgyp

171569

'—"*5“0—2"“- < 0,289 . DC2

D > 15,6 cm
c—

Verificando a validade de se admitir peca longa YAO<:A < 140),

obtem—-se:

y = 1200 _ 1200 = o0

Como-parajO;Eﬁdaiiﬁid.citfibdéra;fxb;éﬁ?l a peca & considera-
da longa. E portanto devem ser adotados, para os pilares, pares de pos-

tes com Dc > 15,6 cm.
d.4) Conclusaoco

Os pilares podem ser formados por pares de postes com Dc >
15,6 cm, entretanto, para melhorar as condicdes de apoio e facilitar -a
ligacao com a viga priﬁcipal, adotar-se-3o ﬁoétes de 3,50 m de compri =
mento (0,50 m embutidos no bloco de concreto) com didmetros no topo
d= 24,50 cm e na base D = 28,0 cm, sendo Dc = 25,50 cm o didmetro a

um tergo do comprimento a partir da segao mails delgada.

4.3 - CONCLUSOES

Os resultados obtidos nestes ante-projetos, nao diferem mui-
to dos resultados de projeto (executado conforme o roteiro apresentado
no item 3.). Pode-se concluir que a mudanca da classe da ponte altera
significativamente o nimeroc de vigas principais, entretanto, devido a
alteragdo no espacamento entre as vigas, as dimensoes dos postes do ta-
buleiro, bem como - dos pilares, nao se alteram (apesar de alterados os
carregamentos}.

A tabela 3-03 representa de forma suscinta os resultados obti

dos. -
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CONTRIBUICAO AQ ESTUDO DAS PONTES DE MADEIRA

PARTE IV
PONTE COM ESTRUTURA PRINCIPAL EM PORTICO
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1 - INTRODUCZAQ

Nesta parte do trabalho serao abordados, o ante-projeto, o di
mensionamento, e o detalhamento de uma ponte rodoviaria de madeira,
classe 36, com estrutura principal em podrtico, figura 4-03. Em ante-pro
jeto serdo obtidas as dimensoes e a quantidade das pegas qgue constitui-
r3c a ponte., Estas pecgas serac reavaliadas no dimensionamento e final -
mente serdo apresentados os desenhos gue possibilitarado a montagem da

ponte (detalhamento).

1.1 - CARACTERTSTICAS DA PONTE

A ponte terd duas pistas de trafego, sera de classe 36, sendo
revestida de concreto e asfalto melhorando assim as condigdes de trafe-
go.

As estruturas principais, pdrticos planos, serao dispostas
sob o tabuleiro. Estas estruturas serao constituidas por postes de Euca
lipto citriodora, conforme representagao da figura 4-03. As pecas do ta
buleiro serado postes de Eucalipto citriodora, simplesmente apoiados nas
estruturas principais, com compensacao de seus didmetros. A fixacdo des
tes postes na viga principal serd conseguida através de tiras de ago pa
rafusadas alternadamente na estrutura principal e nos postes do tabulei
ro.

O guarda-corpo sera formado por pecas de Peroba rosa, de di -
mensdes comerciais (figura 4-01) e o guarda-rodas sera de concreto arma

do moldado "in loco" (figura 4-02).

peco de perobo rose (3cm x i6em)

,/pegc de peroba resa {3cm x 16cm)

pecu de peroba rosa {3cem x j2em )

pegca de perobo rosc {Bcm x I6cm)

de perobo rosa (3em x 12¢m)

FiG. 470l — GUARDA - CORPO FIG. 4 -02 — GUARDA - RODAS
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1.2 - ESQUEMAS ESTATICOS

~ Seja a ponte esquematizada na figura 4-03
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Como a NB-11/1951 nao permite a considerac@o da continuidade
em vigas secund@rias {(3, item 17)}f e admitindo a existéncia "n" es-
truturas principais sob o tabuleiro, O esquema estitico deste serd o
da figura 4-04. A estrutura principal & um pdrtico plano, com esquema
estitico representado na figura 4-05.

L WANFAN A A WANYAN AR AN A
L I 1 L | ]
; %tn-1) T T Yaen T W T W :
I i

10.00 m

FIG. 4-04 — ESQUEMA ESTATICO DO TABULEIRO

8.00

20.00 m

FIG. 4-05 — ESQUEMA ESTATICO DA ESTRUTURA PRINCIPAL

* Os numeros entire chaves {(al, bl/el);,..;(an, bn/en)} representam a
eitagao bibliografica, onde ai; representa o texto, bi/ei; representam
as paginas tnicial e final do trecho do referido texto, Quando apare—

cer apenas um numero {(aill}l, representa o texzto.
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2 - ANTE-PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA CLASSE 36 COM ESTRU-
TURA PRINCIPAL EM PORTICO

Adcotando-se, para a barra horizontal da estrutura principal ,
quatro postes de Eucalipto citriodora do tipo extra-pesado com 20,50 m
de comprimento (0,50 m sobre os apoios externos), diadmetro - -~ da - base
D = 41,00 cm e didmetro do topo d = 20,50 cm, formando vigas bi-circula
res duplas, calcula-se um ante-projeto o nlimero necessario de estrutu-
ras principais. O reforgo existente no tramo central da estrutura, bem
como as barras inclinadas (diagonais) terao suas dimensOes estimadas em
ante-projeto, através da simplificacao adeguada do esquema estatico da
éstrutura principal.

Quanto aos postes do tabuleiro pode-se obter o diametro neces
s&rio em ante-projeto e escolher o poste comercial adeguado.

2.1 - CARREGAMENTOS

Conforme se viu anteriormente (Parte I, item 3.3) pode-se ado

tar em ante-projeto os seguintes carregamentos:

a) Carga Permanente

Para peso prdprio da ponte pode-se adotar um valor de 750 kgf

por m2 de ponte.

a.l) Carga Permanente sobre ¢ Tabuleiro

Sendo o tabuleiro formado por postes de diametro médio "D "y

o carregamento permanente sobre um poste seré:
pP = TL0 . Dm (kgf/m para Dm em m)

a.2) Carga Permanente sobre a Estrutura Principal

Estando as estruturas principais afastadas entre si de 10/
(n - 1) metros, o carregamento permanente sobre uma estrutura principal

seri:
10

e (kgf/m onde n & o nimero de estruturas)

= 750 .
PP

b) Carga Acidental

b.l) Carga Acidental sobre o Tabuleiro

Sendo o tabuleiro formado por postes colocados transversalmen

te a carga acidental sobre ele & dada por: (Parte I, item 3.3)
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_ 51000 _ 51000 _ 2
qeq = 3000 + m—zzn = 3000 + o = 8100 kgf/m” de ponte

Sendo o tabuleiro formado por postes de didmetros médioS“Dm“,

a carga acidental sobre um poste do tabilileiro sera:

Py = 8100 . Dm (kgf/m para Dm em m)

b.2) Carga Acidental sobre a Estrutura Principal

A carga acidental. sobre a estrutura principal é dada por :
(Parte I, item 3.3).

= 9000 _ 9000 _ 2
qeq = 500 + Y 500 + 55 950 kgf/m”~ de ponte
Estando as estruturas principais afastadas entre si de 10/

(n— l)metros, a carga acidental sobre uma estrutura principal seria:

10

=1 (kgf/m onde n & o nimero de estruturas)

p, = 950 .

2.2 - A ESTRUTURA PRINCIPAL

a) Simplificacdao do Esquema Estatico

E desejavel ter ante-projeto simples e consequentemente cdlcu
1o r8pido, desta forma & comum simplificar-se o esquema estitico.

No caso do pdrtico plano, em guestao, pode-se simplificar o
esquema estitico para uma viga continua, apoiada em uma estrutura arti-
culada (esta estrutura articulada deixa de ser hipostdtica e mesmo des-
locdvel na direcao do eixo x, devido a ligacaoc na viga continua), con -
forme figura 4-06. Por outro lado, a viga continua resultante, pode ser

novamente simplificada para uma série de vigas simplesnente apoiadas.
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hb‘l’

8 c D
FAN
3.00
E F _1
| s&.00 8.00 | &00 .|
b | r )
l 20.00m .
| T
¢) ESTRUTURA PRINCIPAL (PORTICO PLANO)
b 4
A B c
A N 7~ A
E 6.00 !I 8.00 1 6.00
R :
B 20.00 m Re
x FB
B
3
6.00 0 8.00 | 600 |
- i |
20.00 m !
|

b) VIGA CONTINUA E ESTRUTURA ARTICULADA

I__.L

A B c D
K A A A L A
l 6.00 | 8.00 b 600 |
| 20.00m |
| |
< ‘RB = RB; + RBg ch = R¢y + Re,
B ¢
3.00
E F
| 600 | 8.00 600 |
i 1 b I =
i 20.00m !

!

¢) VIGAS SIMPLISMENTE APOIADAS E ESTRUTURA ARTICULADA

FIG. 4-06 — SIMPLIFICAGAO DO ESQUEMA ESTATICO
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b) Caracteristicas Geomé&tricas das SecOes das Barras

b.1l) Barras da Viga Continua

0O diametro m&dio dos postes que constituirdo estas barras &

de b = 30,75 cm. As caracteristicas geométricas, na seg¢do central, se-

30.75-¢cm

30.75cm

FIG. 4-07 ~ SECAC CENTRAL DA VIGA CONTINUA
+ Dist@ncia da linha neutra ds bordas, y
y = 30,75 cm

+ Area da segao transversal, S

2

It

S=4 . ——- =7 .D 22 2.971 cm

Moo= 2 . ) = - = 22.836 cm®

+ Momento de inércia, J

Conforme se viu anteriormente (Parte I, item 1.2b), o momento

de inércia deve ser reduzido de 20%,.

L Dm4 T . Dm4 _ 4
J = 0,80 .[20 —-—-—ga—‘l = 16 “_“6"@——- = 702.216 cm

b.2) Barras da Estrutura Articulada

Sendo estas barras formadas por dois postes de didmetro médio
“Dm“, com compensacao de seus didmetros, as caracteristicas geométricas

na segdo central, serao:

-
BE) P

FIG. 4~-08 — SECAO CENTRAL DAS BARRAS
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+ Area da segao transversal, §

T . D 2 " . D 2

— —_

4 2

+ Ralio de gilracaoc minimo, 1in
D

. m
i . ————
min 4

c) Esforcos Solicitantes na Barra BC da Viga Continua

A barra BC da viga continua, simplificada para uma série de
vigas simplesmente apoiadas, tem o esquema esti3tico e os carregamentos

da figura 4-09.

Acidental | l L l l L
HH 1

IHH
Permanente: l ‘ l l 1 l J

' | o= 2300 {qu/m)“‘gs (Kgf/cm)
4

l

1 I,,pp = 1290 (kgt/m) = I3 (kg1 /em)

L _ A
L 1=8.00m = 800cm. . N
F

FIG. 4-09 — ESQUEMA ESWﬁWCO £ CARREGAMENTO

c.l) Momentos Fletores

Para a carga permanente obtem-se:

2
p. . L ~ 2
. _ Py - _[75/(n - 1)] . 800° - 6000000 (kg .cm)
P g 8 n - 1
Para a carga acidental obtem-se:
P, - & .{95/f w;;i§]:”8062 7.600.000 .
M = a = I i = > - (kgf.cm)
a 8 -8 n -1
max =
Assim o momento total maximo sera:
M, = M + M = lBQGEOiOOO (kgf.cm)
max pmax max
Sendo:
M = momento fletor mé&ximo permanente

Pmax
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Ma = momentoc fletor maximo acidental
max

My = momento fletor maximo total
max

c¢.2) Esforcos Cortantes

Para a carga pexrmanente obtem-se:

P4t [75/(n - 1)] . 800 - 30,000
Q = e = = (kgf)
pmax 2 2 n -1
Para a carga acidental obtem-se:
P % [e5/tn - 1)) . 800 = 38.000
Q s —— = = — (kgf)
a 2 2 n- 1t
max
Assim o esforco cortante total méximo sera:
= ~ 68,000
Q =9 *Q =p-or (Keb)
max max max
Sendo:
Q = esforgo cortante m&ximo permanente
Prax
Q. = esforgo cortante maximo acidental
max
Qe = egforgo cortante maximo total
max.
¢.3) Flechas
Para a carga permanente obtem-se:
¢ 2Pt 5[75/(n - 1)) . 800" - 5,07
P 384 ., E_ . J T 384, 112400.. 702216 -
max ol ST o
Para a carga acidental obtem-se:
5 p_ 2 4
c _ Pa _ 5[95/(n - 1)) . 800" - 4,28
a T 384 E_ . J 384 . 1es8s00 ., 702216 -1

max a



_ - _ 9,35

£, = £ + £ = =7 (cm)

max Tmax max
Sendo:
f = flecha mixima permanente

Prax :
fa = flecha maxima acidental

max
£, = flecha maxima total

max
Ep = mbdulo de elasticidade para cargas permanentes
B, = mdédulo de elasticidade para cargas acidentais

a) Verificagéo para a Barra BC - Calculo do Nimero "n" de Es-

truturas Principais

d.l) Tensaoc de Flexao

A verificacdo da tensaoc de flexao deve ser feita pela seguin-
te expressdo: {16, 32); (23, 103)}.

g, = u < 0
£ T ¥ 2 %
Sendo:
Og = tens3ao atuante na flexao
Ef = tens3do admissivel de flexao

M = momento fletor maximo

_ [13600000/(n - 1)] . 30,75 . = _ 2
£ = J02216 < 0g = 195 kgf/cm

n> 4,1

A -~ —~ .
Devido a tensaoc de flexao devem ser adotadas c¢inco estrutu -

ras principais.
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d.2) Tensao de Cisalhamento - Espacamento entre Anéis

A verificagao da tensdo de cisalhamento, deve ser feita de
forma indireta verificando se & possivel executar a solidarizagao  dos
posteé, ou seja, se O espagamento entre os anéis & maior que seu didme-
tro.

2Adotando-se anéis de 8" (20,32 cm) pode-se fazer a verifica -

cao dos anéis por: (Parte I, capitulo 1).

)
e < —Egg%_ﬁm— > 4

Sendo:

e = espagamento entre os anéis

P = carga admissivel do anel (P
anel

anel-z 4

Q = esforgo cortante maximo

¢ = didmetro interno do anel
Eﬂ = tensao admissivel de cisalhamento nas ligagoes
Como existem dois anéis na secgao. da viga bicircular dupla

(figura 4-07) a expressdc acima, para este caso, sera:

e f-z * anel - J > 4
- Q. MS
2 2
= o - = _ m . 20,32 =
Panel = TE = z . 24,10 7815 kgt

e < 27,7815 . 702216

68000/ (n = 1)) . 22836 > ¢ = 20,32 cm

n > 3,9

Devido a tens3o de cisalhamento, resistida pelos anéis, devem

ser adotadas quatro estruturas principais.
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d.3) Verificacao da Flecha

A verificagao da flecha deve ser feita pela seguinte expres -

s3o: {(16,32 / 38)1}.

£, = f + f < £ = £/350
P a =
mnax max max
Sendo:
¥ = flecha admissivel
L = vao livre da viga (bara BC)
9,35 = 800 ~
£ = 2122 < FE2X 22,3 cem
tmax n-1 350
n>5,1

. N . s
Devido a flecha devem ser adotadas sels estruturas principals

e) Conclusao para a Barra BC

O nimero de estruturas necessirias serd seis, ficando-se com:

+ Tensdo de flexao

s = (£3.600.000/(6 - 1)] . 30,75 -
£ 702216 |

kgf/cm2

+ Espacamento entre Anéis

e _ o.2...7815..°702216  _ 35,3 cm > ¢ =

(68000/(6 - 1)) . 22836

+ flecha

119,1 kgf/cm2 <G

20,3 cm

= 195

e

Como as estruturas externas recebem parcela menor de carga

pode-se melhorar a distribuigao das estruturas sob o tabuleiro, fican -

do-se com a distribuicao da figura 4-10.



7 b
j
— A e - T P l
—_ —— = = T [
s & & & % &
0.30/ ! 200 | 180  1so | .80 ! 2000 10.30
10.00m

FIG. 4-10 ~ DISTRIBUICAC DAS VIGAS SO08 O
TABULEIRO

f) Eéforgos Solicitantes nas Barras das Estruturas Articuladas

Obtido o numero necessario de estruturas principais, n = 6,
pode-se calcular as reagdes nos nos B e C (ver figura 4-11) e com elas
por equilibrio de nds, obter os esforgos axiais nas barras da estrutura
articulada (figura 4-12).

acidentolt [JJ I T T I T T T T T L L T T T T T T T Pa=22 =22 - 1sKgt/em

Permanente | | | | Vl PR EEFEEERYEEN l#pf;z_%- =-§*;5r,~ = 15 Kgt/cm
~ = — 2

e
Rcl

$ o

3.00m
F__1
8.00 '! 6.00

20.00 m

FIG. 4-11 - CARREGAMENTOS NA ESTRUTURA

Rb = RC = (2203800y (19 + 15) = 25.800 kgt
y RB = 23800 Kgf Sendo:
’ Nac NBC = esforgo axial na barra BC
Nee
FIG. 4-12 - EQUILIBRIO DE NGS NBE = esforgo axial na barra BE
sen a = 00,4472
tg o= 2200 > o = 26°33'54"
’ cos o = 00,8944
Equilibrando~se na direcao y, obtem-se: N
= j E:-..‘RB
- RB - NBE . sen o = 0 = NBE m
NBE = - 23800 = _ 53299 kgf (esforgo de compressao)

0.4472



- 4-14 -

Equilibrando-se na diregao x, obtem-se:

NBC - NBE . cog o = 0 - NBC = NBE . c0Os o

—~

NBC = - 53220 . 0,8944

n

- 47600 kgf (esforgo de compressao)

g) Verificacao da Peca Auxiliar (barra BC) - Célculo do Diid -

metro Necessario "Dp"

A verificagao de pecas comprimidas deve ser feita segundo as

seguintes expressfes {(16,6/12)}:

_ B .=
Oc =5 2 9
onde:
Efz = ¢_ para pecas curtas, i <:40

.. =35 - : A= 40 - { Zri

Ufz = Uc < (1 3 - AO — 40) para pecas intermediarias,
40 < 2 < Ay

- 'n'2 B

Opgq = ~£—L—§ para pe¢as longas, ko < X < 1490

sendo:

o, = tensac atuante de compressao

P = esforgo axial total
S = Area da segac transversal
Efz = tensao admissivel de flambagem

Ec = tensao admissivel de compressao paralela as fibras
A = indice de esbeltez

Ay = indice de esbeltez acima do qual & aplic@vel a £6rmula

de EBuler

E = mddulo de elasticidade da madeira

Por ser a pega auxiliar solidarizada & viga principal, seu in

dice de esheltez, A, serd menor que 40, pois o comprimento de flambagem-

2
£1
sim a pega auxiliar & considerada pega curta.

(distincia entre os pontos de solidarizacao) serd muito pegqueno. As



afl = Ec = 122 kgf/cm2 (Tabela , Parte I)
P = NBC = 47600 kgf
s - . Dm2
2
o = —27800 .5 = 122 xgf/cn®

c T . Dm2/2 A

Py

| v

15,8 cm

0 didmetro médio, dos postes que formarao a pega auxiliar, de
veri ser maior ou igual a 15,8 cm. Na pratica, porém, & conveniente ado
tar-se um didmetro maior, com o intuito de facilitar as ligagOes desta
peca na estrutura principal e garantir bom desempenho desta.

kdotam-se, para a peca auxiliar, postes de 9,70 m de compri -
mento, dif@metro na base D = 35,5 cm e no topo d = 25,8 cm (postes do ti
po extra pesado de 15 m de comprimento cortados a 9,70 m da base) e por
tanto com unm difmetro madio D, = 30,65 cm.

h) Verificacdoc da Diagonal (Barra BE) -~ Calculo do  Didmetro

Necessario "Dp"

Adnitindo-se as diagonais como pecas longas, tem-se:

e 671 2684

i~ "0/%  TIn
= _m2.E_ n’ . 163600 . Pu’
£ 4 5% 4 . (2684/pp)°% 17:32
. _ P _NBE _ 52220 . 33881
c~877s T%D_2/2° D2
9 £ g1

33881 _, Dm?2
5 2 - 17,32

D > 27,7 cm

R

Verificando a validade de se admitlr peca longa (AO < X £ 140)

ohtem—-se:
- 2684 _ 2684

D, T 27,7

= 96,9
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Como, para © Eucalipto citriodora AO = 71, a peca & conside-
rada longa. E portanto, devem ser adotados, para as diagonais, pares
de postes com di@metro médio maior ou igual a 27,70 cm. Na pratica, po
rém, € conveniente adotar-se um diametro maior, com o intuito de faci-~
litar as ligacdes desta-pega na estruturé principal e garantir bom de-
senpenho desta,

Adotam-se, para a diagonal, postes de 6,00 m de comprimento,
didmetros na base D = 38,00 cm e no tope d = 32 cm (postes do tipo ex
tra pesado de 17,5 m de comprimento cortados a 6,00 m da base, caso
ndo existam postes curtos com estas dimensoes) e portanto com diametro

médio Dm = 35,00 cm

2.3 - O TABULEIRO

a) Caracteristicas Geométricas das Vigas do Tabuleiro

Sendo o tabuleiro formado por varios postes, colocades um ao
lado do outro, com compensagao de seus difmetros, & valido admitir ~se
gue uma viga do tabuleiro tenha sec@io constante igual a segdo 'central
do poste {(figura 4-13). Assim as caracteristicas geométricas desta se-

cd0 serao:

Dm (‘@‘

FIG. 4-13 — SECAO CENTRAL DA VIGA DO TABULEIRO

'+ largura da secdo na linha neutra, b

b =D
m

+ Dist@ncia da linha neutra as bordas, y
y = D,/2

+ Area da segao transversal, S

T . Dm2
S:.._.__....a_....._......
- . _ 0~ ]
+ Momento estatico em relagao a linha neutra, Mg
M:.].)..{ni
s 12

- . -~ ~ .
+ Momento de inércia em relagao a linha neutra, J
T . D _4
m

J = =57
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b) Esforcos Solicitantes

Sendo 0 esguema estatico da viga do tabuleiro e seus carrega-

mentos os da figura 4-14, Obtem-se 0s seguintes esforgos solicitantes:

) R P =8Ai00x-._|:jm.‘(l<qf/m,D-m em m) =
Acidentol I l l l l l 1 l l lj/°=o.8|-0xoleqf/cm,Dm em ¢m)

.- ' p = 750x Dm (Kgf/m,Dm em m) =
Permunenie| l 11 l ll 1 l l_l/p =0.075x Dm (Kgf/cm, Dm em cm)

A AN
| 1 =2.00m = 200cm |
— 1

Fi6. 4-14 - ESQUEMA ESTATICO E CARREGAMENTOS DA VIGA DO TABULEIRO

bh.1l) Momentos Fletores

Para a carga permanente obtem-se:

o 1 0,075 . D . 2002
M = _P = b =375 . p_ (kgf.cm)

Pnax 8 S

Péra a carga acidental obtem-se:
p, - 2° 0,810 . D_ . 2002
Ma = 5 = 3 = 4050 . Dm {(kgf.cm)
max

Assim o momento total maximo seri:

M =M + M = 4425 . D_ (kgf.cm)

2
tmax pmax max

b.2) Esforgos Cortantes

Para a carga permanente obtem-se:

p. . L 0,075 . D_ . 200
m

0 = _P s— = 5 = 7,5 . D (kgf)
pmax

Para a carga acidental obtem-se:

. w1 9,810 . Dm . 200
0 = _2 = 81 . D_ (kgf) -
a 2 2 m
max

It

Assim o esforgo cortante total maximo sera:

1
I

0 +0,  =88,5.Dy (kgf)

max pmax max



- 4-18 -

b.3) Flechas

Para a carga permanente obtem-se:
4 4

. _ 5 pp . 2 _ 5. 0,075 . Dm . 200 -~ 283,2 (o)
Prax 384 Ep . J 384 . 112400 . = Dm4/64 Dm3 '
Para a carga acidental obtem-se:
4 4 i .
qax 384 . Ea g 384 . 168600 . 71 Dm4/64 Dﬁ3.

Assim a flecha total maxima sera:

A 2322,2
£ = £ + ¥ = —ﬂmﬂé— {cm)
tmax Prnax amax Dm

[ 1]

¢) Verificagdes -~ Calculo do Diametro Necessario "Dm

c.l) Tensao de Flexao

I\,_’L —
= <
Og 5 -Y £0

£

_ 4425 . Dp Dy . = _ 2
Uf = E—HD“W . n%'s g = 195 kgf/cm

D
m

v

15,2 cm

~ — ~ N
Devido a tensao de flexdo devem ser adotados, para o tabulei-

ro, postes de diZmetro médio (segao central) maior ou igual a 15,2 cm.

c.2) Tensao de Cisalhamento

A& verificacao da tensao de cisalhamento deve ser feita pela

seguinte expressao: {(16,33)}.

s -
Tp = ———= < 1

b . J
Sendo:

Q0 = esforgo cortante maximo
. . N
Mg = momento estatico em relacao a linha neutra

J = momento de inércia em relagao & linha neutra
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Tf = tensao de cisalhamento, maxima, atuante
%f = tensao admissivel de cisalhamento na flexao
88,5 . D . (D_.3/12
r=( w (m/l)&'%:lslkgf/cmz
£ Dm . (7 Dm4/64) - °f !

Dm > 9,3 cm

. ~ —~ .
Devido a tensao de cisalhamento devem ser adotados, para o ta
buleiro, postes com didmetro médio (secdo central) maior ou igual a
9,3 cm.

c.3}) Flechas

. Z
f =f +f <f=_._..
Erax Prax qmax "~ 350
max n

Dm Z 15,7 cm

Devido a flecha devem ser adotados, para o tabuleiro, postes

com didmetro médio (segﬁo central) maior ou igual a 15,7 cm.

d) - Conclusao

Das verificagdes acima o didmetro médido dos postes do tabulei
ro deve ser maior ou igual a 15,7 cm.

Na prética, entretanto, a largura da secao resistente deve con
ter dois postes para se ter uma se¢ao praticamente uniforme.

A largura da segao resistente, segundo a NB-1ll, item 15, & da-

da por:
b < a" + 2e' + d

sendo:
b = largura da se¢ado resistente
a" = 10 cm (NB-11, item 15)

e

! espessura do revestimento, no centro visto que utiliza-se

o
I

o didmetro médio = 17 cm (fig. 2-04).

G = altura da viga do tabuleiro (didmetro mé&dio. do poste)
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Para D_ = 15,7 cm tem-se:

b <10+ 2 ., 17 + 15,7 = 59,7 cm

Assim em ante-projeto, admitiu-se gque O nimero de postes que
trabalham na secac resistente & de:

n =2 = 2207 = 4 vostes
7

Como na préatica s dois postes complem a segao resistente, o}
momento de inércia desta segdo deve ser eguivalente ao produzido pelos 4

postes obtidos anteriormente.

— 4 4 ~

D, = (5)1/' - 15,7 = 18,7 cm

Escolhendo~se O poste comercial imediatamente superior (D >
18,7 cm), adotam-se para o tabuleiro postes de did@metro miadio D = 22,5

cm, isto &, postes do tipo pesado com 10 m de comprimento, dlametro na

base D = 27,5 cm e no topo d = 17,5 cm.



- 4-21 -

3 - PROJETO DE UMA PONTE RODOVIARIA, CLASSE 36, COM ESTRUTURA
PRINCIPAL. EM PORTICO PLANO

3.1 - INTRODUGZO

Abordar-se-ao neste capitulo o calculo, o dimensionamento e o
detalhamento de uma ponte rodoviaria classe 36, com estrutura princi -
pal em pdrtico plano.

No ante-projeto (item 2) obtiveram-se as dimensdes comerciais
das pegas qué constituirao a ponte, bem como a guantidade delas, neces-—
saria para o cadlculo da carga permanente. A figura 4-15 mostra o esque-
ma da ponte, com a designacdo e dimensoes de Seus componentes fixadas

através do ante-proijeto.

3.2 - O TABULEIRO

Os esforgos nas pegaé do tabuleiro dependem do espag¢amento en
tre as vigas e do carregamento sobre ele. Sendo 0 espagamento entre as
vigas e o carrsgamento sobre o tabuleiro os mesmos obtidos na Parte II
deste trabalho, o dimensionamento do tabuleiro & idéntico ao apresenta-
4o no item 3.2 da Parte II.

3.3 - O GUARDA-CORPO

Ver item 3.3 da Parte II

3.4 - O GUARDA-RODAS

Ver item 3.4 da Parte II

3.5 - LIGACOES DO TABULEIRO E DO GUARDA-CORPO

Ver item 3.5 da Parte 1T
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3.6 - A ESTRUTURA PRINCIPAL

A estrutura principal é um pdrtico plano, formado por pos -
tes de Eucalipto citriodora, cujo esguema estatico e dimensdes 820

apresentados na figura 4-16.

Segdc média Secdo médic

30.75¢cm
30.75cm

.00 | 8.00 % 6.00

20.00 m

e | |
E o _
I

FIG. 4 -16 — ESQUEMA ESTI{'-:!'I-CO E DIMENSGES DA ESTRUTURA PRINCIPAL

a) Carga Permanente

Conhecidas as dimensoes da estrutura principal (figura 4-16),

pode-se obter seu peso provrio.

BRarras AR e CD

2

p,o=2(4 . I 29:75 . 500 . 1,06 . 107°) = 3779 kof

- Barra BC
T . 30,75° 7 . 30,65%, - ~3
P, = (4 , ——2—1 + 2 - 22s9° ) ., 800 . 1,06 . 10 °Z
2 i 7
£ 3770 kgf
— Barras BE e CF
T . 35,007 -3

Py =2(2 . -=3>— . 671 . 1,06 . 10°°) = 2737 kgf
- Sub total = P, + P, + P, = 10286 kgf
- Ligagdes e eventuais (5% do sub total) = 541 kgf .

Peso prdprio da estrutura principal = 10800 kgf

Distribuindo-se no comprimento da estrutura, obtem-se O peso

prbprio por metro de estrutura.
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10800
pp = T 540 kgf/m

Conforme o item 3.2 da Parte II a carga permanente sobre a
estrutura principal sera:

P = Pp + 898 kgf/m = 540 + 998 = 1538 kgf/m

b} Carga Movel

Conforme o item 3.2 da Parte II a carga movel a ser considera
da para o calculo da estrutura principal sera a representada na figu-
ra 4-17.

P1 =6000Kgf, P =6000Kgt Py =6000 Kef
preskatn || Ky e 838 gt/
IRREEEERENEN
.50 | 1.50 | 1.50 | 1.50

T [ |

6.00m j

FIG. 4-17 — CARGA MOVEL SOBRE A ESTRUTURA PRINCIPAL

c) Caracteristicas Geométricas das Secdes das Barras

- Barras AB e CD

vy = 30,75 cm
— Z
30.75 em S = 2971 cm
- B 3
30.75 om MS = 22836 cm
. J

= 702215 cm® (reduzido de 20%)

FIG. 4 -

Loin = 15,37 cm
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- Barra BC

~y = 46,08 cm
S = 4446 cm®
J = 1834422 cm” (reduzido de 40%)
5
2 i, ., =2
o 1.9 = 0,31 cm
an
_ 3
Ms = 45591 cm
1-1
_ 3
. M = 45383 cm
53-3
- BARRAS BE E CF
- S = 1924 cm?
.__;’_’5'°°°"' J = 147323 cn®

FIG. 4 -20 i . = 8,75 cm
. min
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d) Esforcos Solicitantes na Estrutura Principal

Os esforgos solicitantes na estrutura principal serao obtidos
através das linhas de infludncia, com os carregamentos - descritos nos
itens 3.6a e b.b6b.

As linhas de influéncia foram obtidas através do programa
STRESS. {(12)}.

d.1l) Momentos Fletores

As figuras 4-21 a 4-30 representam as linhas de influéncia pa
ra momentos fletores da estrutura em guestac, com O0S carregamentos nas
posi¢Ses mais desfavoraveis. Apresentam ainda os valores dos momentos
para cada um destes carregamentos, bem como os momentos fletores maxi -

mos e minimos.
Notagao utilizada nestas figuras:

Mp = momento fletor devide ac carregamento permanente

Man = maximo momento fletor negativo, devido ao carregamento
acidental
Ma = maximo momento fletor positivo, devido ao carregamento

P acidental

M_._ = momento fletor minimo na segao M . ="M -+ M
min CTmin P ay
M . = or méxin a seca M = M + M
Mma momento fletor ximo n ecao ( max M, ap)



- 4-27 -

LT T e v v bbb b mp =2768,40 kefem

Wl l l | Mon =- 1001,48 kgf.m

‘ { J!l lfﬂ Map = 9320,11 kgf.m

w
& 0 o
w oM O N © 2 i~
REAa = & © © s
©SGS060 0 S eI T
- @ 0w T M = o o0
E wogooooooggogoo
C Qo O CCOC O o0 QL OoOo0oO0
- 7S > S Mmin = 1766,92 kgf.m

0.485
o
o, W
% o
3 3

Mmax = 12108,51 kgf.m

FIG. 4 - 21 -LINHA DE INFLUENCIA DE  MOMENTO FLETOR EM  x =100 m

CTTIIT T I T T T IT T T T 0 0T - 598542 ke

T 11 Man =- 2163,27 kgf.m

Map = 13045,39 kgf.m

har——
pot——
le——

8 o
_ ' o R
Srepggasg S | 85588
o JC o oo e 1 0OC O 0O
T 88 2-88388

| 8¢ 9%9ceco
0 | . Mmin = 1820,15 kgf.m
oJ
s\ (@] |

0.375 m

o

© 0.625 m Mmax = +7028,81 kgf.m

o

FIG. 4-22 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=2.00m
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T T T T T T LTI TTTITT] v - 360,44 kgtm

lll { lll Men =- 3267,20 kgf.m
l l | = 14006,81 kgf.m
ill ill o g MCIP- f g1r.
| s 5
B EeRuSs ' oo
ggo—ogg/ﬂ,@ ; S 338

| | Mmin = 393,24 kgf.m

0.545

=17667,25 "kgf.m

FIG. 4-23 -LINHA OE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x =3.00m
L b b L P PR T T T Tl my - 1814,84 kefem
I— lll lll Mg, == 4462,37 kgf.m
F l l l l l | N _ Mgp = 10381,49 kgf.m
5 X
Ss%sagz/ﬂg'\mg 3y 58
C OO0 C eSO O g ; [ C OoC 0O
11152888285
| 99T eRCe Mmin == 2647,53 kgf.m
1® /s
& Q_j| 0385m L. 0.50 m
¥ —] ',__Q.Sll m — 0.50 m Mmax = 12196,33 kgf.m
je}

FIG. 4-24 -LINHA  DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=4.00m
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(T LTI T T TP T] wp = 1555.38 kefom

F lllji lll . Man =- 5677,81 kgf.m

3992,64 kgf.m

-0.275
—4-0.26
=
[
o
1

é
017
0.54
0.13
Q.02
| © 5
0.01
0.02
0.02
0.01
0.00

|

88 88 835888288
63 9% H@ 6% 93 e¢9g Mmin =- 7231,19 kgf.m
[
Q
o
i,_0.409m L C.333m
0.895 4 - 0:590m — 0.667m Mmox = 2439,26 kgf.m
0.105m 4

FIG. 4-25 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x =5.00m

(T I T T I T i el | mp =-76844,22 kefim

lll ]] Mo

- 11015,28 kgf.m

T e 4
2 | |

@ < Mgp = 1036,52 kgf.m
2 N\ @ ° |

[} 1

© _ _

| I gmqggog

| | o C 5O oo
SR8 25V 85588238
Sdeg oc 29999299 Mmin = - 17459,50 kgf.m

E__O.I’)';SES m
i_0.407m - 0.667m
0.5%3 m Mmax = -5407,70 kgf.m

0.320m
0.880
[ Cosaon

FIG. 4 -26~- LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR EM x=6.00m
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FIG. 4-28 -LINHA DE INFLUENCIA DE MOMENTO FLETOR

Y| -

p == 1030,46 kgf.m

Mgy =- 8316,83 kgf.m

Map = 7475.67 kgf.m

Mmin =- 9347,29 kgf.m

Mmax = 6445,21 kgf.m

x=T7.00m

M, = 2722,26 kgf.m

Man = - 7298,75 kef.m

Mgp =  14754,38 kgf.m

Mmin = - 4576,49 kgf.m

Mmax = 17476,64 kgf.m

EM x=8.00m



|
—
|
L |
—
.|
||
-
S

=
o

"

5044 ,64 kgf.m

i®
0.06
0.48
.96
1.50
1.10
0.75

gecggy |l |

s 5eeg \|l |

IR

@ |

o0214m L L
0.786.m | o

d {Ty]

o

@

Q

FIG6. 4-29-LINHA DE INFLUENCIA

Mgn =- 6321,77 kgf.m
Map = 20092,50 kgf.m
¢ 8

5 o Om
/ Tz atgg
g9%cec

Mmin = - 1277,13 kgf.m

Mmox = 25137,14 kgf.m

DE  MOMENTO FLETOR EM x =9.00m
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5844,40 kgf.m
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FIG. 4 -30 -LINHA DE INFLUENCIA

DE MOMENTC FLETOR EM x=10.00 m
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d.2) Esforcos Cortantes

As figuras 3-41 a 4-42 representam as linhas de influéncia pa
ra esforcos cortantes da estrutura em questao, com os carregamentos
nas posicdes mais desfavoridveis. Apresentam ainda os valores dos esfor
¢os cortantes para cada um destes carregamentos, bem como os esforgos

cortantes maximos e minimos.
Notacao utilizada nestas figuras:

Qp = esforgos cortantes devido ao carregamento permanente

Qan = maximo esforgo icortante negativo, devido ao carregamen
to acidental
Qa9 = maximo esforgo cortante positivo, devido ao carregamen
to acidental
. = esfo ortan minimo na secao .= +
Quin Yo ¢ te minir o, (len Qp Qan)
= esfor ortan aximo seca = +
Opax = ©Sforgo cortante max na segao (Q .. Qp Qap)
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FIG. 4-31 -LINHA DE  INFLUENCIA DE ESFORCC CORTANTE A DIREITA DE x=0.00 m

T TT T T T T T L T LT T I T o - 108787 ket
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FIG., 4-32 ~-LINHA DE INFLUENCIA DE ESFORCO  CORTANTE EM x=1.00m
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d.3) Flechas:

As figuras 4-43 a 4-52 representam as linhas de influéncia pa
ra flechas (deslocamentos verticais) da estrutura em guestao, . 'com o0s
carregamentos nas posigoes mais desfavordveis. Apresentam ainda os valo
res das flechas para cada um destes carregamentos, bem como as flechas
maximas e minimas.

Os carregamentos, para o calculo das flechas, devem ser am
tf e tf/m obtendo-se flechas em 10'—il m. As flechas permanentes, assim
calculadas, devem ser multiplicadas por 1,5 a fim de se considerar a de
formagao lenta.

Notacac utilizada nestas figuras:

fp = flecha devida ao carregamento permanente

fan = maxima flecha negativa, devido ao carregamento aciden -
tal

fap = maxima flecha positiva devida ao carregamento acidental

fmin=@£1echa.m1n1ma na secao (fmin = £+ fan)

oy

frax = flecha maxima na secgao (fmax = fP + fap)
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d.4) Esforgcos Normais

As  figuras 4-53 a 4-55 representam as linhas de influencia pa
ra esforgcos normais da estrutura em questdo, cCOm 0S carregamentos nas
posicles mais desfavoraveis. Apresentam ainda os valores dos esforcos
normais para cada um destes carregamentos, bem como oS esforges normais

maximos e minimos.

Notagao utilizada nestas figuras:

Np = esforgo normal, devido ao carregamento permanente

Nan = maximo esforco normal negativo, devido = ao carregamento
acidental

Nap = maximo esforco normal positivo, devido ao carregamento
acldental

N . = esforco nor minimo secd .= +

nin - €sforco normal minimo na secédo (len NP Nan)

N = axi 3 = +

max esforgo normal maximo na sSegao (Nmax Np Nap)
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d.5) Reacoes de Apoio

As figuras 4-56 a 4-59 representam as linhas de influéncia pa
ra as reagOes de apoio da estrutura em questdo, com 0§ carregamentos
nas posigoes mais desfavordveis. Apresentam ainda os valores das rea -
¢Oes para cada um destes carregamentos, bem como as reagdes miaximas e

minimas.

Notacido utilizada nestas figuras:

Rvp = reacao vertical, devido ao carregamento permanente

Rvan = maéxima reagcao vertical negativa, devido ao carregamen-
to acidental

RVap = maAxima reacao vertical positiva, devido ao carregamen-
to acidental

R__. = reacao vertical minima no apoi R._. = + R

vmin c artica nima no apoio (R .. = Rup van)

R = reagdo vertical maxima no apoio (R = Rup + R___)

VA = vRax vap

RhD = reagao horizontal, devido ao carregamento permanente

Rian = maxima reagdo horizontal negativa, devido ao carrega -

mento acidental

Rhap = méxima reacado horizontal positiva, devido ao carrega:.-

mento acidental

.= ao horizontal minima no apoio .
Rhmln reaga P (Rhmln

th * Rhan)

Rymax — Feagdo horizontal mdxima no apoio (Rp. .. = Ry, + Ry, .)
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e) Dimensionamento da Estrutura Princinal

Tracando-se os diagramas de maximos momentos fletores (figura
4-60), de maximos esforcos cortantes (figura 4-61), de maximos esforgos
normais (figura 4-62) e de maximas flechas (figura 4-63) & possivel di-
mensionar cada trecho da estrutura.
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e.1l) Dimensionamento das Barras AB e CD

Estas barras dasestruturas sao sujeitas a esforgos combinados
ora de flexo-tragao, ora de flexo-compressao. Embora ndo ocorra a combi
nacio dos esforcgos miaximos em nenhuma circunstancia, esta combinaczo de
ve ser usada no dimensionamento por se tratar de um caso limite. O di-
mensionamento das barras AB e CD deve ser feito para os dois casos de
sblicitagéo (flexo-tracio e flexo-compressao), usando as sSeguintes com-

binagdes de esforcgos:

M = 17667,25 kgf.m (figura 4-60) e N 31720,25 kgf - (figura

4-62). N

=
rn
il

17667,25 kef.m (figura 4-60) e N = - 3570,88 kgf (figura

4-62).
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+ Verificacao da tensao de flexo-tragao

Segundo a NB-11/1951, no caso de flexo-tracdo, a verificacdo

deve ser feita através da seguinte expressdo: {(3)}

tracao.

.M N -
fg TIV T F I %
Sendo:
Ope = tensdo atuante na borda tracionada, devido a flexo-tra-

gao.

momento fletor atuante

Vo
(=23
il

= momento de inércia em relacdo a-linha neutra

J
y = distincia da borda tracionada a linha neutra
N = esforco normal atuante

S

= 3rea da secao transversal

o= tensao admissivel da tragdo paralela as fibras

. 1766725

5 = 31720,25
£t 702215 ° 2971

= 2
AV = 88,04 kgf/cmx

30,75 +

i

= 88,04 kgf/cmz < g

o]
|

. = 195 kgf/cm?

Portanto a secdo adotadq é suficiente para o caso-.de flexo -

+ Verificacao da tensdo de flexo-compressao

No caso de flexo-compressdao a NB-11/1951 recomenda o calcu-

lo da tensao admissivel de flexo-compressio Efc , valor intermediario
— - - - S - ™, — .

entre as tensoes admissiveis a compressao paralela e a flexao simples.

Esta tensdo deve ser calculada segundo o seguinte roteiro: {(3)}

Calculo das tensdes atuantes a flexdo e a flexo-compressao

_ M|
I s

Ml ., IN]

S¢c T 7Y 3
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Calculo de ¢ (parametro definido pela NB-11)

Calculo do indice de esbeltez

Cilculo da tensdo admissivel de flexo-compressio

No cas¢ de pecas curtas, 2 < 40

Oge =9t (Og -0 -k

No caso de pegas intermedidrias, 40 < X < ),

Tgc = 9gp * (Op = Tgp) v

- 1 A - 40
Tep =0 - (L =%« 59 _ 49

No caso de pecgas longas, AO < A 5.140, calcula-se inicialmen

te €4 (parametro definido pela NB-11).

_ 2
€y = 1l - (AO/A)

Quando € < €g> calcula-se a peca como pec¢a longa solicitada

apenas pela forca axial de compressao.

DOT:

Quando & > €,, & tensao admissivel de flexo-compressao & dada

+ (3g - % 3. - (e - e

Sendo:

o = tensao de flexao atuante

M = momento fletor atuante N
J = momento de inércia em relacdo a linha neutra
y = distancia da borda comprimida a linha neutra

= tensao de flexo-compressao atuante



Com os resultados:obtidos através das linhas de influéncia
foi possivel tracar o diagrama de maximos esforcos cortantes tenvol-,
tdria de cortantes), apresentado na figura 4-61.

Como a expressao, paré cdlculo, do espacamento entre anéis

P
e < —Eﬂgl (ver Parte I, item 1.2.b), fol deduzida para intervalos

Q.M
® onde os esforgos cortantes permanecem constantes, o dia -
grama da figura 4-61 deve ser alterado para o da figura 4-64 (utilizan

do o esforgo cortante médio). -

~
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FIG. 4-64 — DIAGRAMA ADOTADO DE MA’XIMOS ESFORGOS CORTANTES (Kgf)

Como existem dois anéis em uma secdo da barra AB, o calculo

do espacamento dos anéis € dado por:

e < 2 . Panel'
bl Q » J:VIS

J

Conforme recomendacao apresentada na Parte I, item 1.2.b, o)
didmetro do- anel deve Ser menor ou igual a 80% do menor:-didmetro do pos
te, por este motivo deve-se usar anéis de 6" (15,24 cm} de diametro nas
partes extremas da estrutura principal (os primeiros 5,00 m) e an€is
de 8" (20,32 cm) de diametro na parte interna da viga.
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N = esforco normal atuante

S = area da secdo transversal

£ efso.= parametros definidos pela NB-11
A = indice de esbeltez

¢ = comprimento de flambagem

i = raio de giracao

Gg. = tensdo admissivel de flexo-compressio

Ec = tensao admissivel de compressdao paralela

Ef = tens3do admissivel de flexao

5#3 = tensao admissivel de flambagem

Ag T indice de esbeltez acima do qual & aplicavel a expressio
de Euler

Para o caso em questao tem-Se:

_ 1766725
Of = “=5577% * 30,75

= 77,36 kgf/cm®

_ 1766725 3570,88 - 2
Ufc = 7 1§ * 30,75 + —-'—z—g-ﬁ——- = 78,57 kgf/cm

e = ;g:g? 20,9846

o= 12?27 = 39,04 -+ a peca e curta

Efc =0, (0g-0) . e =122 + (195 - 122) . 0,9846 =
=193,88 kgf/cm2

og. % 78,57 kgf/em® < G 193,88 kgf/cm’

Portanto a secdo adotada é suficiente para o caso de flexo -

COMpPTesSSao.

+ Verificacdo do cisalhamento (espacamento entre anéis)

A verificacao da tensao de cisalhamento é feita indiretamente
ao se impor a solidarizagdo da barra AB. Sendo possivel esta solidariza
cdo (espacamento entre anéis maior que o diametro do anel) estard veri-

ficada a tensao de cisalhamento.
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- Anéis de 6" (15,24 cm) de diametro

2 2
n = 2 -anel - 2 . 4356 < 1.7 em
' N 15,24 . 122 1 C
C

- Anéis de 8" (20,32 cm) de diametro

2 2
5 _ T . ¢ - _ T . 20,32 =
P, 1 =05 - z 24,1 = 7.815 kgf
2 P .
_ " “anel _ 2 . 7815 =
h o= - 70,37 127 - 0.3 cm
d) C

Calculando-se os espagamentos entre os anéis, nos diversos in

tervalos adotados, obtem-se 0s resultados apresentados na tabela 4-01.

Para anéis de 6" de diametro:

o < 2. 4396 . 702215 » 270.357
z q . 22836 Q

Para Anéis de 8" de diametro:

. 2. 7815 . 702215 . 480 . 628
€= . 22835 ST
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Tab. 4-01 - Espagamento entre Anéis para "a Barra AR

INTERVALO (cm) 0 < x < 100 100 < x < 200[200 < x < 300
Diametro do anel .......... 6" 6 6"
Esforco cortante (kgfY..... 13948,59 9007,24 5056,28
Espagamento maximo entre os |
anéis (Cm)...euunneennnn... 19,38 30,01 53,47
Espacamento adotado entre
08 anéis. (em) ............. 19,00 30,00 50,00
INTERVALO (cm) 300 < x< 400 400 < X < 500|500 < x < 600
Diametro do anél........... 6" 6" 8"
Esforgo cortante (kgf)..... 9591 .67 14471 .28 18963,67
Espacamento maximo entre
05 anéis (ecm)....eeen.unnn.. 28,19 18,68 25,34
Espacamento adotado entre
0s anéis (cm)e..unennnnnn.. 28,00 18,00 25,00
Devido a forma da Secao transversal (figura 4-65), a altura -

do anel (h), calculada
te I, item 1.2b.

FIG. 4 -65

anteriormente, deve ser aumentada, conforme Par

h = altura do anel, encrava
do na madeira
Ht = altura total do anel,

para montagem da viga.

A altura total do anel & dada pot:

:; = % +a onde a-=2%= dz 6”

Sendo:

Ht = altura total do anel

h = altura do anel efetivamente encravado na madeira
a = metade da parte do anel exposta

d = menor diametro da secido

.e.“
i

didmetro do anel
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Para an€is de 6", o menor didmetro, na situacfo mais desfavora
vel é d = 20,5 cm, a altura do anel é h = 4,7 cnm,

2 2
L < 20,5 - V20,5 - 15.25" = 5 4 cn
H
t _h, . _4,7 _
—2—~~2+a 2+3,4-6cm
Ht = 12 cm

Para anéis de 8", o menor didmetro, na situacfo mais desfavora
vel (em x = 5,00 m) &€ dado por:

d=20,5+ 5,00 . c¢c=20,5+5,00 ., 1=25,50 cm
h=6,3 cn
2 2z
. = 25,50 - \Vzs , 50 - 20,32° = ¢ o
H
=83 5282
Ht = 16,5 ¢m
Portanto a secdo adotada, para a barra AB pode ser usada, se

os postes forem solidarizados entre si por anéis metdlicos, de didmetro
4 = 6" (15,24 cm) e altura total Ht = 12 ¢m, nos primeiros 5,00 m da
barra, e por anéis de ¢ = 8" (20,32 cm) com altura total H, = 16,5 cm
no ultimo metro da barra (ver figura 4-67).

+ Verificacao da flecha

Do diagrama de maximas flechas (figura 4-63) obtem-se a flecha

- a - T . -
maxima do trecho AB que deve ser menor ou igual a flecha admissivel.

(=)

£=0,710 cm < T = gég - m%% = 1,714 cm

E portanto @ secdo adotada para o trecho AB & suficiente para
a flecha.
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e.2) Dimensionamento da barra BC

A barra BC & sujeita a flexo-compressao, com oS Seguintes es -
forcos limites:

M = 27742,22 kgf.m (figura 4-60) e N = - 34878,27 kgf
+ Verificacao da tensio de flexo-compressao

Conforme o roteiro apresentado no item anterior, obtem-Se para

esta verificacao:

_ 2774222 = 2
O¢ = 183AEIT - 46,07 = 69,67 kgf/cm
_ 2774222 34878,27 - 2
Oee = 7834477 ° 46,07 + By v v-aa 77,52 kgf/cm
_ 69,67 _
g = 7T 57 T 0,8987
y o= 800 . 39,39 -+ a peca € curta
20,31 :

-

Geo = G, * (Gg -G . e =122 + (195 - 122) . 0,8987 =
2187,61 kgf/cm’

= 187,61 kgf/cm’

2 —-
77,52 kgf/cm”™ < Oge
Portanto a secdao adotada para a barra BC é suficiente para a

tensao de flexo-compressao.
+ Verificacao do cisalhamento (espagamento entre anéis)

A verificagdo da tensdao de cisalhamento é feita indiretamente
ao se impor a solidarizacdao da barra BC; sendo possivel esta solidariza
cdo (espacamento entre anéis maior que o difmetro do anel) estard veri-

ficada a tensao de cisalhamento.
Adotando-se anéis de §" de diametro (20,32 cm) calculam-se o0s

éspagamentos entre anéis nos planos 1-1 e 2-2 (ver figura 4-66), que

construtivamente devem ser iguais.



FIG. 4 “66
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30.75 ¢m

30.75cm

30.75¢cm

Os espacamentos entre anéis no plédno 1-1, sdo dados por:
o <~ tamel © 7 _ 2. 7815 . 1834422 - 628896 .4
S 7 . 45501 q

Q. M

S1-1

Os espagamentos entre anéis no plano

2

Panel

*

I 2.

7815

2-2, sao dados por:

1834422 - 631778,8

Com os valores de Q, fornecidos na. figura 4-64, calculam-se 03

S
Q . %IS._

2-12

Q.

15383

Q

espacamentos entre anéis apresentados na tabela 4-02,

Tab. 4-02

ENTERVALO (cm) 600<x<700 700<x<800 800§§<900 900<x<1000
Diametro do Anel 8" 8" 8" 8"
Esforco Cortante (kgf) 20.128,47 15.944 .69 11.933,41 8.013,48
Espacamento 187 plano 11| 31,24 39,44 52,70 78,48
ximo entre aneis

Plano 2-2 31,39 39.62 52,94 78,84
(CM)eeeenvnnnnns
Espacamento adotado entre )
anéis (cm) 30,00 38,00 50,00 77,00

Portanto a secao adotada, para a barra BC, pode ser usada, se
os postes forem solidarizados entre si por anéis metalicos, de diametro

& = 8" (20,32 cm) e altura total Ht = 16,5 cm, conforme figura 4-67.

R
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Para melhorar a fixacgo dos anéis e garantir a transmissdo de
eventuais esforcos axials aos anéis, usa-se, para cada anel, um parafu
so de 1/2" com 68 cm de comprimento (trecho AB) ou com 29 cm de compri-
mento (trecho BC).

+ Verificacao da flecha

Do diagrama de mdximas flechas (figura 4-63) obtem-se a flecha
maxima do trecho BC que deve ser menor ou igual 3 flecha admissivel.

= = _ 4 _ 800 _
£=0,896 cm < f =55 = zz5 = 2,286 cn

E portanto a segdo adotada para o trecho BC & suficiente para
a flecha

e.3) Dimensionamento das barras BE e CF

As barras BE e CF sao sempre comprimidas, tendo wum esforgo
normal maximo de 69664,99 kgf (ver figura 4-62). Utilizando-se o rotei-
ro para caélculo de pecas comprimidas apresentado no item 3.7 da  Parte
III, obtem-se:

2
£0 671 - . i}
A= o = g8 - 76,7 =+ a peca e longa A,y = 71 < X =76,7<
min
< 140
2 5. 72 . 168600 2
Gop = b= L+ 108000 = 79,71 kgf/cm

L 452 4. (76,7
_ P _ 69664,99 _ 2 _ = = - 2
OC = 'S' = ——1—9—2—4—'— = 36,21 kgf/cm § O—fﬂ - 70,7l£gf/cm

E portanto a secdao adotada para a barra BE & suficiente.

e.4) Ligacdo da diagonal na peca horizontal

Sendo a diagonal BE sempre comprimida, a ligacao desta barra _
com a peca horizontal pode ser feita por meio de dentes, conforme mos-

tra a figura 4-68.
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FlG.4-68

A area de contacto entre as pecas é cidlculada com o auxilio da
figura 4-69.

( 320c¢m , 38.0¢m

T

35.5¢em

S Sz

L]

S3
Zéﬁkﬂ?uﬁcm

FIG. 4 -69

Para obter a area € necessario obter-se algumas dimensdes, de
forma genérica, da figura 4-70 obtem-se:

—
D = maior diametro
D -T
| ¢ a d = menor didmetro
a = altura da area de contacto

FIG. 470
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/2 -+ (2/2)?

~
3
S~
~S
p—y
™3
I

(d/2 - x)% + (2/2)%

~
QO
e
[y
s
I~
H

< = 2 (D - a)
n-2a + 4

_a . (d - a)

Y = 5 T72a+4d

2= g—ce3. Va. (D-2a).(d-2a) . (D+d-a)
w, = 2 arc tg (w——)
1 y g T2y

- Z
'Wz = 2 . arc tg (-a-——:"—j;c-)

Ficando, de forma genérica, a drea S dada por:

+ - +

-1 . D" (2w - wi) Dz T dz (2m - wo9) d2
8 8

-7 (D +d-2x - 2y)

Calculando-se a area Sy (figura 4-69) obtem-se:

x = 21,02 cn

y = 3,53 ¢cm

z = 20,04 cm

wy = 1,3538 rad
W, = 1,7795 rad
S. = 277,76 cm®
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Calculando-se a area s, (figura 4-69), obtem-se:

x = 0,75 cm

y = 0,50 cm

z = 8,66 cm

Wy 0,4598 rad

W, = 0,6847 rad
_ 2

S2 = 7,25 cnm

Calculando-se a area S, (figura 4-69), obtem-se:

w
1}
=5
o
It
3
™
tn
W
1]

989,80 cm?

Ficando 2 area de contato entre as pecgas:

S =5, +S.+S. 5127481 cm?
1 A 3

+ Verificac3o da ligacao
Esta verificacdo é feita através da seguinte expressao:

((4, 45/47)}

. P . cos v

Sendo:

.~ tensao atuante de compressao inclinada

P = esforco normal atuante

vy = angulo entre as barras

S = drea de contacto entre as pegas

56 = tensio admissivel de compressdo inclinada ds fibras
EC-= tensdo admissivel de compressao paralela as fibras
3 = tensdo admissivel de compressdo normal -as fibras
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8 = vy = angulo de aplicacdo da carga

- 122 . 36,7 -
g8 = > = 83,28 kgf/cmz

122 ., sen” 26934 + 36,7 . cos2 26934

- 09664,99 ., cos 26°34' - -2 -
g. = 177081 = 48,88 kgf/cm™ < o8 = 83,28 kgf/cm2
Desta forma a ligacdao poderia ser executada apenas por meio de
dentes conforme a figura 4-69, entretanto & conveniente a utilizacio de
uma chapa de ago parafuzada, figura 4-71, prevenindo-se de uma eventual

alteracao da geometria da estrutura principal.

“ A Y 65 "2_.._CHAPA DE  ALO ! i/2 "z 20cm x200cm )

§L:;$:pf\\‘PARAFUSO ROSCA SOBERBA { /2"x7")
| - gl

FHAPA DE AgO
{/"x 20cm x iCOem)

PARAFUSO RCSCA S0BERBA
(" x 7"

1

FI16. 4 - 71— LIGACAO DA  DIAGONAL

e.5) Conclusao:

A peca horizontal da estrutura principal pode ser formada por
quatro postes de Eucalipto Citriodora, do tipo extra-pesado com 20,50 m
de comprimento (0,50 m sobre os apoios), didmetros na base D = 41,0 cm
e no topo d = 20,50 cm, formando vigas bi-circulares duplas, e com um
reforgo na parte central, formado por dois postes de Eucalipto citriodo
ra com 9,70 m de comprimento, didmetro na base D = 35,5 cm e no topo

d = 25,8 cm. A solidarizac@o desta peca & feita por meio de anéis meta-
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licos de 6" ou 8" de difmetro, com alturas de 12,00 cm e 16,50 cm res-
pectivamente, o espagamento'entre anéis & representado na figura 4-67.
A pega inclinada, diagonal, pode ser formada por dois postes
de Eucalipto Citriodora com 6,00 m de comprimento, diametro na base
D = 38,00 cm e no topo d = 32 cm. A ligacao da diagonal na pega hori -
zontal pode ser executada conforme representacizo na figura 4-71.

f) ObservacOes Uteis para Execucdo dos Apoios

As fundagOes ndo szo objeto de estudo deste trabalho, entre-
tanto algumas observacoes devem ser feitas para possibilitar a: visdo
da ligagao da superestruturas aos apoios.

£.1) Apoio A

Este apoio tem uma reacao vertical maxima de RV = 16540,28
kgf (figura 4-56) e uma reac@o horizontal maxima de Ry e 31720,25
kgf de tracao (figura 4-58). max

A reagdo vertical pode provocar esmagamento da madeira a com-
pressdo normal, para isto nado ocorrer a area de distribuicfo desta car
ga deve ser tal que a tens3o atuante a compressic normal ndo ultrapas-
se a tensao admissivel 4 compressdao normal.

Sendo, neste caso, a ligacgdo do apoio executada pelo simples -

embutimento em um bloco de concreto, conforme mostra a figura 4-72,

20.50 cm 41.00cm (25.000m,
il

61.50 em

E

FIG. 4-72— ESQUEMA DO APOIO
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S = (41,00 + 20,50) . 25 = 1537.50 cm?

R
: v
o, = ——%35 <0, = 36,7 kgf/cm2
16540,28 - 2 - 2
Un=~1—5—~3'77—,'5—0—=10,8 kgf/cm ’<O'n'_" 36,7 kgf/cm .

E portanto a madeira n3o sofrerd esmagamento a compressdo nor-

‘mal.

A reacdao horizontal, por outro lado, exige uma ligacdo mais
sofisticada. Pode-se usar chapas de aco, soldadas a anéis metdlicos de
6" de diametro e 6,00 cm de altura total, envolvendo a armadura do con-
creto das cortinas, conforme mostra a figura 4-73.

PARAFUSO DE FERRG REDONDO { /5" x88em)

ANEIS METALICOS @ =8" , Ht=6cem

S N
3% B
G | !
;&3 | |
i I : e

NN

~_ CHAPA DE ACO (', " x2Ccmx 200cm )
‘- ARMADURA

PARAFUSC DE FERRGC REDONDO { % "x 88cm)

L ANEIS METALICOS @ =8" ,Ht =Scm

"

CHAPA DE AGO { /2" x 20c¢m x 2Ccm )

i

i

I

A
TR

?fi;T“ET‘HHHH“““=ARMADURA.REFORQADA CONTRA
N O CISALHAMENTO

FIG. 4 ~73 — ESQUEMA DO APQIC A
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f.2) Apoio E

Este apoio tem uma carga de compressdo maxima de 69664,99 kgf
(figura 4-55) atuando paralelamente ds fibras da madeira, e portanto
dispensa o cdlculo quanto ao esmagamento, entretanto € conveniente ar-
mar as cortinas de concreto contra o puncionamento, apesar da tensao re

lativamente baixa de 36 kgf/cmz.

3.7 - VERIFICACAO DO PESO PROUPRIO

Segundo a NB-11 de 1951, item 5, o peso proprio avaliado . ni3o
deve deferir do peso proprio definitivo em mais de 10%. Dessa forma apds
o detalhamento da estrutura deve-se calcular o peso proprio definitivo,
listando-se todos os componentes ¢a ponte, e compara-10 com o pesSo prod-

prio avaliado.

a) Peso Proprio Avaliado

Serd calculado a partir da carga permanente sobre o tabuleiro
(Parte II, item 3.2) e do peso proprio da estrutura principal (item
3.6.a).

- carga permanente sSobre o tabuleiro p = 525 kgf/m2
- peso proprio da viga principal Py = 540 kgf/m
Desta forma, o peso proprio avaliado (p } sera:

p avaliado

1}

Py avaliado 525 . 10 ., 20 + 6 . 20 . 540 = 169800 kgf

A

Py avaliado & 169800 kgf

b) Peso Proprio Definitivo

A partir da tabela 4-03, que 1lista os diversos componentes da
ponte com seus pesos, pode-se encontrar o peso proprio definitivo (pp

definitivo).

- pp definitivo = 170490 kgf (ver tabela 4-03)

Desta forma o peso proprio definitivo ndo difere em mais de
10% do avaliado, concluindo-se que o projeto nao necessita alteragoes.

e

0,90 P, avaliado < pp definitivo < 1,10 pp avaliado

152820 kgf < 170490 kgf < 186780 kgf
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Nota: Distribuindo-se o peso proprio definitivo na &rea da pon
te, obtem-se o peso proprio da ponte em kgf/mz, dado importante para a
execugao de ante-projeto.

170490 -

170490 2
= 5715 - 852,45 kgf/m” de ponte

3.8 - DETALHAMENTO DA PONTE

A seguir s3o apresentados o0s desenhos necessarios 3 perfeita

visualizacdo da ponte, tornando possivel a sua construgao.
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GUARDA - RODAS
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T NGITUDINAL T
o) CORTE LON POSTES DO TABULEIRQ (4)

RA ROSC I‘i
PARAFUSOS A 8 / TIRAS DE ACO

/SN Vax2"y (5
\

POSTES DO SOBERBA (3/g x 3")
TABULEIRD L) /
A ZTIRAS DE ACO ;
. i([/‘q.xz") (5) /

N

i ; - ; P
via PRINCIPAL (6) |
. . l .
PARAFUSOS ROSCA

TIRAS DE aAcCO ({5 s oBE
- /! OBERBA .

¢) CORTE TRANSVERSAL

] A

y / —}

N I S R R
|

[ 1 IR | SR & SN & SEIP

T 1

\éosms DO TaBULEIRD (4)

b) VISTA SUPERIOR

d) PERSPECTIVA

FiG. 4-77 — LIGACAD DOS POSTES DO TABULEIRQ NA VIGA PRINCIPAL
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' FIG. 4 -79 - SOLIDARIZACAQ DOS

p———_, R e VW tlg x4")
_—] —l j i [
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FIG. 4 -80 — DETALHE DOS ANEIS
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< A Y OQ CHAPA DE AgO { '/2"x 20cm x200¢m )

T\

g .
$ L:/\_—_—;\PARAFUSO ROSCA SOBERBA ( /p"x7")
] gl hPey .
NcHaPa DE ACO
tY2"x 20em x 100em)

PARAFUSO ROSCA SOBERBA 1~
{ ;/au x 7"

FIG. 4 -82— LIGAGCAQO DA DIAGONAL

_PARAFUSO DE FERRO REDONDO { % " x68cm)

ANEIS METALICOS @ =6" , Ht=6cm

\ :cuApA DE ACO( 4, " x20cmx 200¢m)
: ARMADURA
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S O I S
L ALY vE
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;| -

e .

R ) ] j i —~
‘ ! (c\) (‘\;- . I i
” NS :

' -"E‘f\ARMADURA REFORGADA CONTRA
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FIG. 4 “83 ~ ESQUEMA DO APGIO A
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3.9 - CONSIDERACOES FINAIS

Nos itens anteriores, durante o projeto da ponte, nao foram

considerados o0s seguintes efeitos.

- Forca longitudinal
- Acdo do vento

A forca longitudinal, segundo os critérios da NB-11 de 1951,
teria uma magnitude de 10.800 kgf, em cada via de trafego (ver Parte I,
item 2.6), aplicada a 1,20 m da superficie de rolamento. Esta forca po-
de ser traduzida por uma reacac horizontal e uma vertical (ver Parte II
item 3.9).

R

H

1}

4,320 kgf atuando em um eixo (2.160 kgf) em uma roda)
10.800 kgf atuando em trés estruturas principais (uma via

de trafego)

Estas reacdes devem ser reduzidas & metade, devido & melhor
resisteéncia da madeira as cargas rapidas {(3)}. A reacao horizontal acar
reta esforco normal nas barras da estrutura principal e a reacdo verti-
cal é aplicada sobre o tabuleiro como carga movel.

A forca longitudinal, quando considerada, acarreta 0s seguin-

tes efeitos maximos:

- Sobre o tahuleiro:

]

48.600 kgfcm (ponto de maximo momen
to total)

Momento fletor M
1

Esforco cortante Qtl 724 kgf (ponto de maxima tensfo ci-

salhante)

Flecha ft = 0,04 cm (ponto de maxima flecha to-
1
tal)

- Sobre a barra AB da estrutura principal

Momento fletor MABI = 127.440 kgf cm (ponto de maximo mo

mento total)
Esforco cortante QABI = 1.047 kgf (ponto de maximo esforgo
cortante total)

Esforgco normal N = 3.165 kgf {tracao)

ABq
Flecha fABl = 0,033 cn (ponto de maxima flecha
total)
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- Sobre a harra BC da estrutura principal

Momento fletor MBCI = 172.800 kgfcm (ponto de maximo momen
to total)
Esforco cortante QBC1 = 1.039 kgf (ponto de maximo esforgo

cortante total)

Esforco normal NBcl = 2.615 kgf (compressao)
Flecha fBCl = 0,033 cm (ponto de maxima flecha to-
- tal)

~ Sobre a barra BE, diagonal da estrutura principal

Esforgco normal NBEl = 4,280 kgf (compressso)

A acao do vento sobre a ponte pode ser desprezada, visto que
as pecas do tabuleiro solidarizadas as estruturas principais, permiten
admitir elevada rigidez transversal para a transmissado dos esforgos ho-
rizontais. Ji a acdo do vento sobre o veiculo (200 kgf/m aplicado a
1,20 m da superficie de rolamento) fornecera uma reacgac vertical e wuma
horizontal (ver Parte II item 3.4).

R
H

120 kgf/m
200 kgf/m

]

Devido a melhor resisténcia da madeira a cargas rdpidas, po -
de-se reduzir 3 metade estas reacBes {(3)}. Devido a elevada rigidez
transversal a componente horizontal pode ser desprezada.

A acdao do vento, gquando considerada, acarreta oS seguintes

efeitos maximos:

- Sobre o tabuleiro

Momento fletor M = 1.215 kgf cm (ponto de maximo momento
2 total)

Esforco cortante Q. = 18 kgf (ponto de mixima tens3o cisa -
2 lhante)

Flecha ft = 0,001 cm (ponto de maxima flecha to-
2 tal)

- Sobre a barra AB da estrutura principal

e

I

20.218 kgf cm (ponto de maximo momen
to total)

. N
Momento fletor JABZ

223 kgf (ponto de maximo esforgo cor
tante)

Esforgco cortante QAB
2



Esforgo

Flecha

-~ Sobre

Momento

Esforco

Esforco

Flecha

- Sobre

Esforco
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normal NAB 523 kgf (tracao)

2
£
ABZ

9,008 cn (ponto de maxima flecha to-
tal)

a barra BC da estrutura principal

fletor My, = 35.966 kgf cm (ponto de maximo momen-
2 to total)

Cortante Qpe = 258 kgf (ponto de maximo esforco cor-
2

tante)
normal  Np. = 617 kgf (compressao)
2
fBC = 0,011 cm (ponto de maxima flecha to-
i

tal)
a barra BE diagonal da estrutura principal

normal Npg_ = 1.075 kgf (compressao)
2

Os efeitos desprezados foram de:

- Para o tabuleiro

Tensao de flexao

UM 49815 ) 2 . N )
S¢ = F Y = 75167 ¢ 11020 22,3‘kgf/cm (11,4% da tensdo ad
missivel)
Tensao de cilsalhamento
Q. Mg 742 . 1898 2

= 1.2 kgf/en? (7,5% da tensdo admis-

Te = 577 - I5 . 75161

Flecha

sivel)

£ =0,04 cm (7% da flecha admissivel)

i Caso ndo fossem desprezados estes efeitos, na verificacao fi-

nal das pecas do tabuleiro ter-se-ia:

O

Te

22,

3+ 126,2

il

148,5 kgf/cm® < 5, = 195 kgf/cn’

1,2 + 6,9 = 8,1 kgf/cm? < T, = 16,1 kgf/cm®

£ =0,04 + 0,41 20,45 cm < F = 2Ty 20,57 cm
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Portanto a consideracao destes efeitos nao altera o dimensio-

namento final do tabuleiro.
- Para a barra AB da estrutura principal

Tensao. de - flexo-tracao

—r

[ =“JI + e W e e
£ - 37 737 702715 ¢
a

= 30,75 +
tensao admissivel).

2971

Flecha
f = 0,034 cm (2% da flecha admissivel)

Variagdo no espacamento entre os anéis

2.7 J

anel" 1

1

(7}

1

o 1 ) _
ae = M ‘[ﬁ"Q +'AQ]" 480628 ‘[18963,67

20233,67

|

da

Ae = 1,59 cm (6,4% do espacamento adotado)

Caso nao fossem desprezados, estes efeitos,.na verificacao fi

nal da barra AR ter-se-1a:

Tre

£

]

"0
tado (25 cm)

= 7,71 + 88,04 = 95,75 kgf/cm’ < 5, = 195 kg £/ cm?

0,034 + 0,710 = 0,744 cm < £ = 1,714 cm

25,34 - 1,59 = 23,75 cm

espacamento entre anéis, apesar de um pouco menor que o ado
, ndo torna necessaria a alteracdo do espacamento entre

anéis, principalmente pelo grande coeficiente de seguranca desta liga -
cdo e-pelo erro cometlido, a favor da seguranca, ao se adotar um sistema

de estrutura independente.

Portanto a consideracao destes efeitos nao altera o dimensio-

namento final da barra AR da estrutura principal.

- Para a barra BC da estrutura principal

Tensdo de flexo-compressao:

- M, . N _ 208766 46 07 + 3232 = 5 97 kgf/cm

9¢c T 37 5 T 1834477 - Y 1456

da tensdo admissivel)

2

(3.2

e

%
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Flecha:

f = 0,044 cm (2% da flecha admissivel)

Variacdao no espagamento entre anéis

2.9, ..J
- anel” 1 1 _ _ 1 _ 1
he = '[“ ]” 628896 [20128,47 21425,47]

Ae

]

1,89 ¢m (6,3% do espacamento adotado).

Caso naoc fossem desprezados, estes efeitos, na verificagao fi

nal da barra BC ter-se-ia:

5,97 + 77,52 = 83,49 kgf/cn® < G, = 187,61 kgf/cm”

f = 0,084 + 0,896 = 0,940 cm < £ = 2,28 cm

e = 31,24 - 1,88 = 29,35 cm

0O espacamento entre anéis, apesar de um pouco menor gue ¢ ado
tado {30 cm), n8o torna necessiria a alteragao do espagamento  entre

anéis, principalmente pelo grande coeficiente de seguranga desta liga

Portanto a consideracac destes efeitos n3o altera o dimensio-

namento final da barra BC da estrutura principal.

- Para abarra BE da estrutura principal
Tens3ao de compressao

2

= 2,78 kgf/cm® (4% da tensdo admissivel)

Caso ndo fossem desprezados, estes efeitos, na verificacdo fi

nal da barra BE, ter-se-ia:

o= 2,78 + 36,21 & 38,99 kgf/cm” < Gg, = 70,71 kgf/cn’

Portanto a consideracdo destes efeitos nao altera o dimensio-

namento final da barra BE da estrutura principal.
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4 - COMPARACAO ENTRE AS PONTES CLASSE 36, 24 e 12

A classe da ponte depende, basicamente, da classe da rodovia
(Parte I, item 2.3, tabela 1-03). No item 3, fol apresentado um projeto
de ponte classe 36, para rodovias classe I. Se a rodovia for .-de outra
classe, a ponte também o serd. Com carregamentO Menor a ponte Sera mais
leve. Para se obter resultados comparativos serao feitos os ante-proje-
tos de pontes classe 24 e 12, comparando-se esStes resultados com os da

ponte classe 36 apresentados no item 3.

4.1 - ANTE-PROJETO PARA PONTE CLASSE 24

Neste item estudar-se-a O ante-projeto da ponte apresentada
no item 1, porém de classe 24.

Adotando-se, para a barra horizontal da estrutura principal,
quatro postes de EBucalipto Citriodora do tipo extra-pesado com 20,50 m
de comprimento (0,50 m sobre os apoios externos) diametro da base ==
41,00 cm e diametro do topo 4 = 20,50 cm, formando vigas bi-circulares
duplas, clacula-se em ante projeto o nimero necessario de estruturas
principais. O reforco existente no tramo central da estrutura, bem como
as barras inclinadas (diagonais) terZo suas dimensoOes estimadas em an-
te-projeto através da simplificacdo adequada do esquema estdtico da es-
trutura principal (ver figura 4-06, do item 2.2).

Quanto aos Postes do tabuleiro pode-se obter o diametro neces

sdrio em ante-projeto e escolher o poste comercial adequado.

a) Carregamentos

a.l) Carga Pesrmanente

Para peso proprio da ponte pode-se adotar um valor de 730 kgf

poT mz de ponte.

+ Carga permanente sobre o tabuleiro
pp = 730 . Dm (kgf/m se Dm em m)

+ Carga permanente sobre a estrutura principal

730

1? y  (kgf/m)

=
"3
L}

didmetro médio do poste do tabuleiro

o
]
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n = numero de estruturas principais

a.2) Carga acidental

+ Carga acidental sobre o tabuleiro

31000 31000 2
C{eq = 3000 + T = 3000 + —-—1—0*—“= 6109 kgf/m de ponte

P,y ~ 6190 . D, (kgf/n se D em m)

+ Carga acidental sohre 2 estrutura principal

_ 5600 _ 5600 - 2
Qoq = 400 + 7 400 + =5 680 kgf/m™ de ponte
- 19
p, = 680 . =7 (kgf/m)

b) A estrutura Principal

5.1) Simplificacao do Esquema Estatico

0 esquema estatico, conforme o item 2.2, pode ser simplifica-
do em ante-projeto para varias vigas simnlesmente apoiadas e uma esStru-
tura articulada {ver figura 4-06).

b.2) Caracteristicas Geom&tricas das SecOes das Barras

+ Barras da viga continua
Conforme o item 2.2 tem-se:

30,75 cm

29071 cm?

L}

b4
S

M, = 22836 cm’

J = 702216 cn®

+ Barras da estrutura articulads

Conforme o item 2.2 tem-se:

s - T sz-
— _

M

min 4
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b.3) Esforcos Solicitantes para a Barra BC

+ Momentogfletores

M = P 32
max 8
2
5 73 8007 -~ 5840000
Para cargas permanentes M = =15 = fH—71 (kgf.cm)
max _
68 8002 - 5440000
Para cargas acidentais M =515 - 7 -1 C(kgfecm)
: max
Ficando o momento total maxime Mt = ll.iS?.gOO (kgf.cm)
max
+ Esforco cortante
n b4
Qnax =P - 7
Para cargas permanentes: Q - 75 800 ¢ 29'200 {(kgf)
n-1 2 n-1
max
) ) _ 68 800 - 27.200
Para cargas acidentais Q it iR -y | (kgf)
max
Ficando a cortante total maxima Unax = Eﬁ_igﬂ (kgf)
+ Flechas
£ = E_Emﬁi
384 EJ )
p . P _ 5 . n._- 7? _.1,. 80{)4 - 4,933ﬁm
8T8 CATEAES DEIMINENLES Ly ax 384 . 112400 . 702216 ~ “n-1 =
5 . [ 68 _1. 8004 - 3 063
. . 3,063 .
Para cargas acidentails famax TIT 16 00 AT 7 cm
. . A . 7,996
Ficando a flecha total maxima f = (cm)
t n - 1
max
b.4) Verificacao para a barra BC - Calculo do_ namero ''n" de
Estruturas Principais ;Q Ty ~'_— T s

+ Tensao de flexao

op
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[11280000

n -1 ] - Z
O'f * 57716 ° 30,75 < O'f = 195 kgf/cm

n>273.5

- o —~ -~ . ’
Devido a tensdo de flexao poderiam ser adotadas 4 estruturas

principals.

+ Tensio de cisalhamento - espagamento entre anéis

Z - Panel - J
¢ < T . M > ¢ ¢ = 20 = 20,32 cm (anéis de 8")
- J\S
z . 2
Panel = ﬁ4§ LT T . 22,32 . 24,10 = 7815,5 kgf

2 . 7815,5 . 702216

e < o
- (§%§%9) . 22836

> ¢ = 20,32

n > 3.4

Devido a tensao de cisalhamento poderiam ser adotadas 4 estru

turas principails.

+ Flechas
7,996 = £ 800 -
£ = ki < f = oo = =:,~2’3 cm
tmax n-1 = 350 350
n > 4,5

Devido a flecha podem ser adotadas 5 estruturas principais

+ Conclusao

0 nimero de estruturas principais sera cinco, ficando-se com:

H

O = 123,5 kgf/cm2 < 5{ = 195 kgf/cm2

e = 34,1 cm > ¢ = 20,32 cm

fS16cm< £ 22,3 cnm
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Como as estruturas externas recebem parcela menor de carga
pode-se melhorar a distribuicao das estruturas sob o tabuleiro, fican-

do-se com a distribuicgao da figura 4-85.

ﬁ A - —

B s & & &

|| ! [ | {
0.30 1} 1 2.50 f 2.20 g z2.20 I 2.50 L1 0.30

L |

[ T 10.00m i

FIG. 4-85. — DISTRIBUICADO DAS VIGAS SOB © TABULEIRO

'b.5) "Esforcos Solicitantes nas Barras da Estrutura Articulada

Obtido o nimero necessario de estruturas principais, n =5
pode-se calcular as reacles nos ndos B e C e com elas por equilibrio de
nés, obter os esforcos axiais nas barras da estrutura articulada.

R, =R, = (200 * 800y, (18,25 + 17,00) = 24.675 kgf

B ¢ 2
NBE = - RB/Sen ¢ = - 24675/0,4472 =.- 55175 kgf
NBC = NBE . cos o = - 55175 . 0,8%944 = 49350 kgt

b.6) Verificacdo da Peca Auxiliar (barra BC) - Calculo do Did

metro Necessario ”Dm”

- \ - - R - - - -
Devido a solidarizacao da peca auxiliar na estrutura princi-

pal, seu comprimento de flambagem & muito pequeno e a pega € considera-

da curta.
P
O‘C-E-_U
49350 _ = _ e/ 2 >
cc—mic—122 kg;/cm
Z
D> 16,05 cm
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O diametro médio, dos postes que formario a peca auxiliar, de
vera ser maior ou igual a 16,05 cm. Na pratica, porém, € conveniente
adotar-se um diametro maior, com o intuito de facilitar as ligacdes des
ta pecga na estrutura principal e garantir bom desempenho desta.

Adotam~-se, mara a peca auxiliar, postes de 9,70 m de compri -
mento, diametros na base D = 35,5 cm e no tono 4 = 25,8 cm (postes do
tipo extra pesado de 15 m de comprimento cortados a 9,70 m da base) e
portanto com um didmetro médio D, = 30,65 cm.

b.7) Verificac8o da Diagonal (Barra BE) - Cdlculo do Didmetro

Necessario ”Dm'

L. e _e71 | 2684
1731}'1 Dm. Dm
()

Admitindo-se as diagonals como pegas longas, tem-se:

= _rt e _n? . 268600 - n’
7 757 T 4 aesajop? | 17-32
P 55175 = 35126

© 5 (¢ .D2/2) Pnf

m

9% < Ogp

35126  “m%_

Dz 17,3

Verificando-se a validade de se admitir peca longa, obtem-se:

. 2684 _ 2684 _
Al % a3 S
m
Como, para o Eucalipto Citriodora X, = 71, a pega & considera
da longa. E portanto devem ser adotados, para as diagonals, pares de

postes com didmetro médio maior ou igual a 27,93 cm. Na pratica, porém,~
& conveniente adotar-se um diametro maior, com o intuito de facilitar
as ligagdes desta peca na estrutura principal e garantir bom desempenho

desta.
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Adotam-se, para a diagonal, postes de 6,00 m de comprimento ,
diametros na base D = 38,00 €m e no topo d = 32,00 cm e portanto com dig
metro médio D, = 35,00 cm

c) O Tabuleiro

c.1) Caracteristica Geométrica da Secao

Sendo os postes do tabuleiro de diametro médio D_, tem-se:

h = Dm
y = D,/2
s - T DmZ
4
n3
M =
S 1
5 i) Dm4
64

c.2) EsforgosSolicitantes

+ Momentos fletores

2z
_p £
Mmax" [
250°
Para cargas permanentes M = (0,073 . Dm) =5 = 570,3.0D,
max )
(kgf.cm)
p Ldentais M. = (0,610, 0 . 2590 = 47656 . p
Para cargas acidentais M = {0, « Dpd - —g— 0 . D
max %
(kgf.cm)
Ficando o momento total maximo M, = 5.335,9 . D, (kgf.cm)
max
+ Esforcos cortantes
Cnax = P %
Para cargas rmanentes Q = (0,073 . D) 230 = 9 13 D-
cargas permanente . , I \ . D
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. . 250 ~
Para cargas acidentais Q = {0,610 . D) . —~— = 76,25 .
. dmax m
(kgf)
Ficando a cortante total maxima Qt = 85,38 . D% (kgf)
max !
+ Flechas
£ .5 .p 24
max 384 E . J

5.(0,073 . D) . 2504

T D 4

Para cargas permanentes f ——
384 ..112400 . (—¢7-)

pmax

672,95

D 3
m

Ciil

5. (0,610.D) . 250"
Para cargas acidentais fa = =57

Max 384 . 168600 . (u—g%—}

35748 ,88

=T (ewm
m

Ficando a flecha maxima :Et = 44%1’83 {(cm)
max m

c.3) Verificacdes - Calculo do diametro necessario "D "

+ Tensao de flexao

=M =
£ 37 29

(5335,9 . D) D

m - 2
O, = . — < g, = 195 kgf/cm
£ T D 4 - °f
n
|
D, 2 16,7 cm

+ Tensao de c¢isalhamento
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(85,38 . D) (D_3/12)
- m m = 16,190 kgf/cm2

T = < T
Dm . LT Dm4/64) - f
D, > 9.0 cm
+ Flecha
4421 ,83 = 2590 -~
¥ = o2 <« £ o= Z :0,7cm
tmax DmS - 350

D, > 18,5 cm

+ Conclusao

As verificacgdes acima revelam que podem ser adotados para o
tabuleiro postes de diametro médio maior ou igual a 18,5 cm.

Da tabela 1-01 (Parte I, item 1.2) pode-se escolher 0 poste
do tipo pesado de 10 m de comprimento, com diametros na base D = 27,50
cm e no topo d = 17,50 cm, e portanto com didmetro médio D, = 22,50 em

superior ac necessario.

4.2 - ANTE-PROJETO PARA PONTE CLASSE 12

Neste item estudar-se-a o ante-projeto da ponte apresentade
no item 1, porém de classe 12.

Adotando-se, para a barra horizontal da estrutura principal ,
quatro postes de Eucalipto Citriodora do tipo extra-pesado com 20,50 wm
de comprimento (0,50 m sobre os apoios externos), diametro da base D =
41,00 cm e didmetro do topo 4 = 20,50 cm, formando vigas bi-circulares
duplas, clacula-se &m ante-projeto O nuUmMeTO necessario de estruturas
principais. O reforco existente no tramo central da estrutura, bem como
as barras inclinadas (diagonais) terdo suas dimensdes estimadas em antg
projeto através da simplificacao adequada do esquema estatico da estru-
tura princinal (ver figura 4-06, do item 2.2). |

Quanto aos postes do tabuleiro pode-se obter o diametro neces
sirio em ante projeto e escolher o poste comercial adequado.

a) Carregamento

a.l) Carga permanenteé -

Para peso proprio da ponte pode-se adotar um valor de 710 kgt

por m? de ponte.
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+ Carga permanente sobre o tabuleiro

P, = 710 . D (kgf/n se D em m)

+ Carga permanente sobre a estrutura principal

o 10 .
P 710 ] (kgf/m)

a

sendo:

D, = diametro médio do poste do tabuleiro

n = nimero de estruturas principais

a.2) Carga acidental

+ Carga acidental sobre o tabuleiro

11000

099 - 4100 kgf/n® de ponte

o = 3000 + 11000

eq El = 3000 +

[

p, = 4100 . D (kgf/m se D, em m)

+ Carga acidental sobre a estrutura principal

3100 3100 -~ 2
qeq = 300 + 7 = 300 + 0. - 455 kgf/m™ de ponte

10

b) A Estrutura Princinal

b.1) Simplificacdo do Esquema Estdtico

0 esquema estatico, conforme o item 2.2, pode ser simplifica-
do em ante-projeto para varias vigas simplesmente apoiadas e uma estru-

tura articulada (ver figura 4-06).

b.2) Caracteristicas Geométricas das SecOes das Barras

Conforme o item 2.2 tem-se:

30,75 cm

2971 cm?

MS = 22836 cm

"3 = 702216 em?

<
It It

3



- 4-97 -

+ Barras da estrutura articulada

Conforme o item 2.2. tem-se:

T DmZ
S = 5
i =D
min 4

b.3} Esforcos Solicitantes para a Barra BC

+ Momentos fletores

2
M =P 2L
“‘max 8
Para cargas permanentes M =711 8002 = 5680000 keof ’6
cargas b © n~-1" 8§ n - 1 “8F-%

- max

2
Para cargas acidentais M = 45,3 . 800" = 3649000 kgf.cm
8rax DT 1 8 n-1

. 9320000

tmax n -1

Ficando o momento total maximo M kgf.cm

+ Esforgo cortante

71 800 = 28400 ¢

Para cargas permanentesQ e T
Tmax
Para cargas acidentais Q . = n4§’§ . 830 = 38302 kgf
Ficando a cortante total méxima Quax = 36?09 kgf
+ Flechas
5 p 2
£ =22%
384 E J
5. (L), 800" 4,798
Para cargas permanentes £ = = =n -1
] , Puax 384 - 112400 7702218
Para cargas acidentais fa = 3§T T A

max
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Ficando a flecha total maxima g . = 2’§4§ cm
Cnax
b.4) Verificacdo para a Barra BC - Calculo do Nimero "n" de

Estruturas Princinails

+ Tensao de flexao
Of =3 Y S 9¢
9230000
G, = G 30,75 < 5. = 195 kef/cm?
£ 702216 VU0’ = 9¢ gr/cm

n > 3,1

Devido a tensdo de flexdo poderiam ser adotadas 4 estruturas

principais.

+ Tensdo de cisalhamento - espacamento entre anéis

2 .p J .
ez Qa?ei >0 +¢ =.20.32 cm ~'(anéis de 8?)
5
5 T o - n. 20,322 N
Ponel = —2— + Tp = ——p—==— . 24,10 = 7815,5 kef

2_. 7815,5 . 702216 | 4 _ 59 35

e <
S TT35800
(-7) 22836

n > 3,0

Devido a tensdo de cisalhamento poderiam ser adotadas 3 estru

turas principais

+ Flechas
6,848 £ 200 -~
f = =2 < = = 2,3 cn
tmax n -1 - 350 350
n» 4,0

- \7 - - -
Devido a flecha podem ser adotadas 4 estruturas principails
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+ Conclusao

0 numero de estruturas principais seria quatro, ficando-se com

g = 136,04 kgf/cm2 < Ef = 195 kgf/cm2
e = 30,94 cm > ¢ = 20,32 cm
f =228 cm< £ =2,3cm

Como as estruturas externas recebem parcela menor de carga po
de-se melhorar a distribuicdo das estruturas sob o tabuleiro, ficando -
se com a distribuicao da figura 4-86.

i in
! !
A o Z A —~ . ﬁ
~~~~~~~~~ -
& e & 5L
P | i P
0.301 b 3.20 ! 3.00 | 3.20 I 1 0.30
! 10.00 m

FIG. 4-B6 - DISTRIBUICAC DAS VIGAS PRINCIPAIS SO0B A PONTE

" b.5) Esforcos Solicitantes nas Barras da Estrutura Articulada

Obtido o nimero nécessario de estruturas principais, n = 4,po
de-se calcular as reacles nos ndés B e C e com elas por equilibrio de
nés, obter os esforgos axials nas barras da estrutura articulada.

R, = R, = (800 £ 890y | (23,67 + 15,17) 2 27188 kgf
NBE = - ceb— = - 27188/0,4472 % = 60796 kgf

— -

NBC = NRE . cos o = -=. 60796 . 0,8944 = - 54376 kgf
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b.6) Verificacdo da Peca Auxiliar (Barra BC) - Cdlculo do Dii
metro Necessario "p

- s . - - e o . -
Devido a solidarizacao da peca auxiliar na estrutura princi -

pal, seu comprimento de flambagem & muitoc pequeno e a peca & considera-
ra curta.

=P .=
9% T 5%
_ 54376 - 2
0. = D 2 < o= 122 kgf/cm
(—)
D, > 16,85

0 diametro médio, dos postes que formarao a peca auxiliar, de
veria ser maior ou igual a 16,85 cm. Na pratica, porém, € conveniente
adotar-se um diametro maior, com o intuito de facilitar as liga§6§s'de§
ta 'peca na estrutura vrincipal e garantir bom desempenho desta.

Adotam-se, para a pega auxiliar, postes de 9,70 m de compri -
mento, diametro na base D = 35,5 cm e no topo d = 25,8 cm (postes do ti
po extra pesado de 15 m de comprimento cortados a 9,70 m da base) e por
tanto com um didmetro médio D = 30,65 cm.

b.7) Verificacao da Diagonal {(barra BE).— Calculo do Diametro
| Necessario "D

Lo tee 671 2684
i S Th- T

. D
min ("ﬁm) m

Admitindo-se as dlagonals como pecas longas, tem-se:

5 - w5 - n?, 168600 - D2
EL oy 2%, (26842 17,32
* A
m
( 60796 )

= B T - DT 387004

c § Z - D_Z

m
Gc < Ofp
38704 sz

< = - D> 28,61
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Verificando-se a validade de se admitir peca longa, obtem-se:

2684 2684
A= P 28,61 93,8

Como, para o Eucalinto Citriodora Ag = 71, a pega € considera
da longa. E portanto devem ser adotados, para as diagonais, pares de pos
tes com didmetro médic maior ou igual a 28,61 cm. Na pritica, porém &
conveniente adotar-se um diametro maior, com o intuito de facilitar as
ligacOes desta peca na estrutura principal e garantir bom desempenho
desta.

Adotam-se, para a diagonal, postes de 6,00 m de comprimento ,
diametros na base D = 38,00 cm e no tono d = 32,00 cm e portanto com

didmetro médio D, = 35,00 cm.

¢) 0 Tabuleiro

c.1) Caracteristicas Geométricas da Secido

Sendo os postes do tabuleiro de di2metro médio D_, tem-se:

b =D

y = Dm/z

S =D 2/4
M = D _3/12

J =7 Dm4/64

¢.2) Esforgos Solicitantes

+ Momento fletores

2
I
M, S
X
3202 -
Para cargas permanentes M = (0,071 . Dm). e = 908,8.Dm
max 2 (kgf.cm)
Para cargas acidentais Ma = (0,455 . Dm). §%§_ = 5824,0.D,
max o
(kgf.cm)
Ficando o momento total maximo Mt = 6732,8 . D {kgf.cm)

max
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+ Esforcos cortantes

_ .k
Quax = P 7
_ 320 -~
Para cargas permanentes Q = (0,071.Dm) -5 11,35 .Dm
‘ max '
(kgf)
Para cargas acidentais Q = (0,455 .D ). E%Q = 72,80, D,
max ’
(kgf)
Ficando a cortante total maxima Q, = 84,16 . D (kgf)
max
+ Flechas
£ _5 .71 . 2
max 384 . E . J
Para cargas permanentes:
Lo frg;5'?4{ﬂ19711f5DmJ:?“3?U4f; 1756.96
“fp"-;]=ff°""' ———— 3 - - p 3 {em)
max. 384 . ;12409*;j(;_3%uj““' e
Para cargas acidentais:
5. (0,455 . D) . 3207 oo o,
fa o 7D A T T D3 (cm)
max 380 . 168600 . (—gz)
. - _ 9263,20 :
Ficando a flecha total maxima ftmax = m—ﬁage— {cm)

c.3) Verificacdes - Cdlculo do Diametro Necessario "D "

+ Tenszao de flexao

ML
Og T 37 2 9

Dm - 2
T . o < 3d; =195 kgf/cm

o}
v
a
[#0]
s |
Ul
0
=
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+ Tensao de cisalhamento

Q.. M
T = - S<‘L‘
b .J - °f
(84,16 . Dm) (Dm3/12) _ 2
T = — 57 < Te T 16,10 kgf/cm
D . (—z1)
m 8%
D, > 8,87 cm
+ Flecha
max m

D > 21,75 em
+ Conclusao

As verificacoes acima revelam que podem ser adotados para o

tabuleiro postes de diametro médio maior ou igual a 21,75 cm.

Da tabela 1-01 (Parte I, item 1.2} pode-se escolher o poste
do tipo pesado de 10 m de comprimento, com diametrc na base D = 27,50
cm e no topo d = 17,50 cm, e portanto com didmetro médio D, = 22,50 cm

superior ao necessario.

4.3 - CONCLUSOES

Os resultados obtidos nestes ante-projetos, nao diferem muito
dos resultados de projeto (executado conforme o roteiro apresentado no
item 3.). Pode-se concluir que a mudanca da classe da ponte altera sig-
nificativamente o numero de estruturas principais, entretanto, devido
4 alteracHo no espacamento entre as estruturas, as dimensdes dos postes
do tabuleiro, dos postes da peca auxiliar e dos postes da diagonal, nao
se alteram.

A tabela 4-04 representa de forma suscinta os resultados obti

dos.
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