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Resumo por E. Thomaz : Distribuicao transversal de carga no tabuleiro de pontes

Medigdes feitas por Prof. Telemaco van Langendonck ( EPUSP ) e Eng® Paulo Franco Rocha ( IPT)

N9 Estrutura

Tipo de ponte

Vaos
e
[ Entre eixo das vigas ]

Medicdo por IPT ( até 1944 )
Telemaco van Langendonck e
Paulo Franco Rocha

Método de Courbon
Tabuleiro rigido
transversalmente

1 Ponte Victor Konder | 2 arcos paralelos [1 i54r2m ] V1=70% a 60% V2=30% a 40% V1=100% V2=0 %
2 | Ponte Cidade Jardim | > V'faa:'afj;zer 20m[+24x8;nm+]20m V1=51%  V2=33%  V=16% V1=83%  V2=33%  V3=-17%
Ponte de ] ; 20m +48m + 20m
3 Reboucas 3 vigas continuas [2x5m] V1=48% V2=34% V=18% V1=83% V2=33% V3=-17%
4 Ponte do Rio Atibaia | 2 vigas continuas 19'[1'?: ; él?n,l]Sm V1=80% a 70% V2=20% a 30% V1=100% V2=0 %
3abobadas | 12PN FOOMEI2ASM | pees  v2=33%  v=21% V1=83%  V2-33%  V3==17%

5 Ponte das Bandeiras

[2x4m ]

Observacdes : 3 Vigas

1 - A viga central sempre da 33% que é o valor do Courbon e dos outros métodos também
2- A viga do bordo carregada pega muito menos carga que o calculado , mesmo supondo o tabuleiro muito rigido ( Courbon)
3- A viga do bordo ndo carregado nao da levantamento, mesmo supondo o tabuleiro muito rigido ( Courbon)

Observacdes : 2 Vigas
1- A viga do bordo carregada pega menos carga que o calculado .




CASOS INTERESSANTES VERIFICADOS EM EXAME
DE ESTRUTURAS

O objetivo principal desta comunicagao € apresentar algu-
mas observacoes interessantes, colhidas em térno da atividade da
Sec¢ao de Verificagao de Estruturas, do Instituto de Pesquisas Tecno-
logicas de Sao Paulo, acérca das concordancias e das divergéncias
notadas entre o comportamento real das estruturas, sob a agdo de
cargas aplicadas, e o comportamento previsto para elas, pelo pro-
jetista, ao assumir certas hipéteses iniciais de cdlculo e ao adotar
determinadas disposi¢oes construtivas.

Antes, porém, vamos fazer um ligeiro histérico da questdo e
um resumo dos métodos adotados no contrdle experimental das es-
truturas e das diretrizes gerais sequidas na interpretacdo dos re-
sultados.

E’ de todos sabido que a Ciéncia das Construgces se repousa
em um feixe de principios de origem experimental. Dado, no entanto;
o grande desenvolvimento que & arte de construir imprimiram as
ciéncias matemdticas auxiliares, e ndo contando a técnica experi-*
mental, até o fim do século passado, com aparelhos de medida sufi-
cientemente precisos para a observacao de fenémenos resuliantes
de deformagGes extremamente pequenas, os espiritos menos avisa-
dos chegaram quase a se esquecer da origem da Engenharia Estru-
tural, dando-lhe foros de ciéncia exata, e, relegando para um plano
secunddrio as operagdes de contréle e de confirmagdo da teoria aira-
vés da experimentacdo. Os coeficientes de sequranca adotados e o
vulto relativamente modesto das estruturas realizadas ndo permi-
tiam aos construtores da época sentir as limitagdes de suas hipéte-
ses e avaliar a incerteza das bases sdbre que se apoiavam.

Para a solugao de problemas excepcionais, no entanto, ja al-
guns técnicos mais avangados langavam maos da técnica experimen-
tal, embora com os parcos recursos entGo disponiveis: sequndo re-
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fere entre outros exemplos, o Professor Ricaldoni, chefe do Laboraté-
rio de Estdlica da Faculdade de Engenharia de Montevidéu, em seu
interessanlissimo trabalho sébre "A estdatica experimental das es-
truturas” (1), j&@ em 1845 o engenheiro inglés Stephenson aplicou o
recurso do ensaio sdbre modelos reduzidos na escala de 1:6, para
estudar as pontes sobre o estreito de Menai e sobre o rio Conway.
com 90 e 100 metros de luz; ¢ modélo foi ensaiado até a ruptura, ten-
do-se antes medido vdrias flechas elasticas. Os meios existentes nao
permitiom ainda uma verdadeira auscultagdo de tensoes; somente,
em 1873, aparece uma primeira tentativa para resolver ésse proble-
ma, com um aparelho apresentado pelo engenhiero francés Dupuy
& exposicao de Viena (2), com uma base minima de medidas de um
metro e uma amplificacde de 1:20 da deformagdo realizada (para
fm comparativo, relembramos que o atual tensometro tipo Oichui-
zen comum, para ndo falar nos tipos especiais de maior precisao,
tem uma amplificacGo de deformacéo de, aproximadamente, 1:1000
e sua base de medida pode descer até 2 cm). Em térno de 1830 apa-
rece o aparelho de Manet que conseque elevar a amplificagdo até
1:60, embcra mantendo a base de medidas de um metro; a partir dai
os dispositivos medidores melhoram rdpidamente, cumentando o
precisdo e diminuindo a base de medidas.

Esses sucessivos melhoramentos da técnica experimental vie-
ram ao encontro das necessidades do coméc¢o do século; o aumento
das construgdes e a competi¢Go no campo econdmico exigiam cada
vez maiores arrojos na concepgdo das estruturas; com o advento de
mcteriais novos para os quais ndo havia experiéncia adquiridg,
ccmo o concreto armado, por exemplo, necessario foi recorrer-se, ao
lado das indagagées de ordem puramente tedrica, a experimenta-
cao intensiva e &s pesquisas sistemdticas de laboratério. Dessa com-
bina¢ao feliz resultou inegavelmente o grande progresso da Enge-
nharia Estrutural nos dltimos cincoenta anos: as estruturas monoli-
ticas e hiperestdticas de concretc armado substituiram os sistemas
isostaticos primitives; pecgas estruturais inteiricas com grandes va-

(1) Julio Ricaldeni — "Estatica experimental de las Estruturas”, publicagao
n.° 9, Série Conferéncias e Textos, da Universidad Nacional del Litoral, R. Argen-
iina, 1938.

(2) M. Dupuy — "Note sur l'appareil destiné & mesurer directement le travail
du fer”, Annales des Ponls et Chaussées, 1877, 2.° semestre, pag. 38l.



SYMPOSIUM TLE ESTRUTURAS 125

riacdes de momento de inércia apareceram primeiro no concreto ar-
mado e a seguir nas estruturas metdlicas soldadas; novos tipos
construtives surgiram, como as membranas, as vigas-purede e Os
arcos lamelares. .

Do répido desenvolvimento industrial do mundo, por outro
lado, e da necessidade crescente de se movimentarem grandes mas-
sas de mercadorias, cada vez em menor tempo, com © conseqiente
aumento de velocidade e de péso por eixo dos veiculos, originou-se
o dilema de reforcar ou substituir grandes estruturas relativamente
novas. Tanto para julgar da capacidade real de sustentagao de tais
estruturas, como para orientar o seu esfédr¢o quando necessdario, mos-
traram-se insuficientes os raciocinios assentados em consideragoes
exclusivamente teéricas: a prova direta de cada estrutura foi o
meio, em geral, mais aconselhado para resblver o problema. O
grande engenheiro francés Rabut, vulgarizador das provas de car-
ga sébre obras j& construidas, possibilitou ds ferrovias do seu pais
evitarem enormes despesas, ao pdr em evidéncia, através de seus
ensaios, as largas margens de seguranga das estruturas em ser-
vico (3).

Acompanhando de perto a evolucdo da engenharia mundial,
a técnica brasileira vem apresentando, principalmente nos ultimos
anos, o mesmo aspecto de renovagdo e de assimilagao de novas for-
mulas e de métodos modernos. Tendo de vencer uma rotina de rai-
zes menos profundas que a de paises de civilizacao mais antiga, e
amparado pela compreensao dos dirigentes dos nossos grandes de-
partamentos técnicos, pdéde o I.P.T., j@ em meados de 1935, tra-
zer em seu Boletim n.° 14 a apresentagdo oficial de sua “Secao de
Estruturas e Fundagdes”, especializada no estudo dos problemas de
fundacdo e no contréle experimental da estabilidade das obras ja
construidas (4).

e

O fato experimental que serve de base ao estudo da resistén-
cia dos materiais e da teoria da elasticidade é que, sob a agao de

(3) Rabut — "Recherches expérimentales sur la déformation des ponts mé-
teliques”, Le Genie Ciwvil, 189294,
{4 T. van Langendonck — “Verificacfio das grandes estruturas; comporta-

mento dos solos sob as sapatas de fundagdo”, Boletim n.° 14 do I.P.T., 1835.
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fércas exteriores, os corpos soélidos se deformam (5). Entre o estado
de deformagao, e o regime de tensdes de um corpo, existem leis de-
finidas que permitem determinar um déles pelo conhecimento do ou-
tro; dada, na maioria dos casos, a impossibilidade de se medirem di-
retamente tensoes, pode dizer-se que, de um modo mais geral pos-
sivel, 16da verificagdo experimental de estruturas se baseia na me-
dida de deformagoes.

A medida de deformagdes pode ser efetuada diretamente so-
bre a peca em estudo, ou sébre aparelhos a ela rigidamente ligados,
ou ainda s6bre modelos que a representem em escala reduzida; essa

Fig. 1 — Clinémetros

medida pode ainda ser direta ou indireta, utilizando-se nesse ultimo
caso variagoes fisicas produzidas pela deformagao, variagoes essas
que podem ser de natureza térmica, acustica, elétrica, magnética,
ou dtica.

O aparelhamento necessdario pode ser agrupado em trés clas-
ses fundamentais de medidores: os clinémetros, que medem wvaria-
¢oes angulares; os tensometros que medem o deslocamento relativo
entre dois pontos; e os defletdmetros, que medem o movimento de

(53) L. Baes — "Reésistance des Matériaux”, 1930-34.
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um ponto qualquer da estrutura em relagdo a uma referéncia exter-
na admitida como fixa. Esses aparelhos podem ainda subdividir-se
em registradores e aparelhos apenas indicaderes, a se usarem con-
forme a experiéncia seja dindmica ou estatica. De cada classe de
medidores, registradores ou nao, existe hoje uma grande variedade
de tipos, baseados em principios diferentes e oferecendo cada qual
um grau de precisdo. Em um nosso trabalho anterior (6) é indicada
biblicgrafia variada sdbre os mesmos, bem como sébre a aplicagao
de modelos na solucao experimental de problemas estruturais.

Um fato digno de mencao, j& citado naquele artigo, € ja po-
dermos contar com alguns aparelhos de fabricagao nacional; efeti-
vamente, a Se¢ao de Verificacao de Estruturas do I.P.T., entre seu
equipamento de ensaios, apresenta doze defletdmetros de mostra-
dor, tipo Huggenberger, e dez tensometros tipo O%k%huizen, éstes e
aquéles inteiramente fabricados em Sao Paulo. Somente ndo pros-
seguimos na nacionalizag@o de téda a aparelhagem, em virtude de
cutros encargos que a guerra nos trouxe a tcdos, e ao I.P.T. em
paiticular.

Quatro categorias fundamentais de ensaio se podem distin-

guir na verificacdo experimental das estruturas, excluindo-se as pes-
quisas de carater especial :

A) Contréle experimental dos descimb:camentos:
B) Verificacdo do comportamento estatico;

C) Verificacao da resisténcia; e

D) Ensaios dindmicos.

A) A respeito de descimbramentos preceitua a norma bia-
sileira NB-2, em seu artigo 58 :

— "As operacoes de descimbramento serao efe-
tuadas sem choque, de acdérdo com um plano previamen-
te estabelecido, e se prolongardo até que a estrutura en-
tre plenamente em carga pelo péso préprio; sempre que
preciso, far-se-& o contréle experimental dessas operagoes,

() P. Franco Rocha — "Ensaios de VerificagGo de Estruturas”, Belelim do
Departamento de Estradas de Rodogem, 1942.
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medindo-ce as flechas e as tensoes manifestadas na es-
irutura no decurso do descimbramento.

"Durante o descimbramento devem-se evitar as in-
versoes de esforcos que nao hajam sido previstas no
calculo da estrutura.”

O programa a se tracar no cuntrdle experimental do compor-
tamentc estdtico de uma estrutura durante o seu descimbramento
estd, naturalmente, relacionado com o tipo da mesma e deve ser
estabelecido préviamente, em perfeita concordéncia com o plano
de descimbramento. Em linhas gerais, no entanto, o ensaio consisti-
r& sempre na observagao das flechas mais representatativas do tipo
estrutural em foco, das tensdes nas zonas de momentos fletores ma-
ximos, etc.; controlar-se-Go ainda os movimentos angulares de pon-
tcs que, por hipdtese, deveriam permanecer imoveis (encontros, en-
gastamentos, etc.).

Leituras periédicas de todos os aparelhos de medida vao in-
dicando, em cada etapa do descimbramento, o que se passa na es-
trutura. Dada a grande deformabilidade do cimbre, € muito comum
o mesmo deslocar-se desigualmente, abaixando-se em certos pon-
tos e se imobilizando ou se erquendo em outros, o que possibilita
uma inversao de esforcos em pontos, as vézes, vitais da estrutura;
qualquer anomalia nesse sentido pode ser cbservada e corrigida em
tempo, pela critica das indicagoes dos aparelhos.

Os enscios dessa categoria, sdo, por via de regra, demorados
e, por isso, sujeitos a fatéres diversos de perturbagao, entre os quais
se pcde contar como mais impertante a influéncia das variagoes de
temperatura, ndo sé sébre os aparelhos e os fios que os ligom aos
pontos em estudo, como também sobre a prépria estrutura: a influén-
cia sébre os fios pode ser uniformizada, como se verad mais adiante,
e mesmo descontada nos resultados finais, caso se julgue necessd-
rio; sobre os aparelhos a influéncia é quase sempre pequena. Se
com as medidas efetuadas visa-se apenas um controle do descimbra-
mento, pede-se admitir que a influéncia das variagoes térmicas so-
bre a estrutura seja idéntica para todos os seus pontos simétricos e,
nesse caso, em nada fica prejudicado o contrdle; se, no entanto,
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quiser-se conhecer o valor absoluto das deformagées causadas uni-
camente pelo descimbramento, far-se-a um “ensaio de temperatura”,
cujas linhas gerais serao indicadas posteriormente.

Fig. 2 — Defletomeliros

B) O ensaio de verificaggo do comportamento estatico con-
siste, essencialmente, em se fazer transitay sébre a estrutura uma
carga movel que se va estacionando em pontos consecutivos deter-
minados, durante um intervalo de tempo suficiente para se lerem
os aparelhos de medida; éstes serao dispostos nos pontos mais in-
teressantes da obra em estudo, de maneira a se observarem as defor-
macgoes mais significativas para cada tipo de, estrutura.

A rigor, a carga mével a se usar em cada caso, nesta catego-
ria de ensaio, bastaria ser de uma grandeza tal que provocasse de-
formagdes compativeis com a precisdo dos aparelhcs de medida em-
pregados. Convém, no entanto, ccmo bem fundadamente recomenda
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o Professor M. Rds, no Boletim n.° 89 do E.M.P.A. (7), que essas
provas de carga sejam realizadas com os trens - tipo mais pesados
que se posam obter, dentre os que tinham sido previstos para a es-
trutura em apreco; desta maneira se libertam certos esforcos para-
sitas que tém por efeito diminuir as tensdes e as deformacoes, e se
atenua assim, no pessivel, a sua influéncia nos resultados do en-
saio.

Colhidos os dados na prova, sGo os mesmos comparados com
os valores correspondentes previstos pelo cdlculo, de acdrdo com
as hipéteses iniciais adotadas pelo projetista, ou, de um modo mais
geral, com as hipéteses que, de inicio, se afiqurem como mais con-
sentGneas com as condigdes de trabalho da obra em estudo; se
nesse primeiro confronto nao se obtém uma concordéncia satisfa-
toria entre as curvas tedérica e medida, refaz-se o cdlculo apds.
admissao de novas hipdteses, sugeridas pelo aspeto da discorddn-
cia entre as curvas comparadas, ou por fenémenos diversos obser-
vados no decorrer do ensaio (articulagoes emperradas, ligagdes ndo
previstas no projeto e executadas por motivos construtivos, depres-
sibilidade de apoios admitidos como fixos, etc.)

C) Sobre as estruturas que ndo tém um sistema estdtico su-
ficientemente definido, como as estruturas que sofreram acidentes e
as reformadas, ou aquelas em que, por motivos de ordem construti-
va, se introduziu um nimero excessivo de ligagdes inabordaveis pelo-
calculo corrente, raramente € possivel executar-se um ensaio de ve-
rificagao do comportamento estdtico; de fato, se a priori se reconhe-
ce ser exiremamente dificil, senGo impossivel, submeter o um tra-
tamento tedrico uma estrutura do tipo citado, como controlar os re-
sultados obtidos e com que valores tedricos estabelecer o necessd-
rio confronto? Por outro lado, a menos que se use um niimero muitor
grande de aparelhos, como assegurar-se terem sido descobertos e
controlados os pontos de solicitag@io méxima?

Da mesma forma nao se fard, sendo com restricoes, ésse en-
salo da categoria B sébre as estruturas cujos materiais ndo sejom

(7) M. Ros — "Versuche und Erichrungen an ausgefithrien Eisenbeton —
Bauwerken in der Schweiss, Bericht nr 99, Eidgendssische Materialprifungsanstalt,.
Zirich, 1837,



SYMPOSIUM DE ESTRUTURAS 131

e g

.___.._._._.
B

_,._..__.__....._..

- - L

Fig. 3 — Tensometros

suficientemente conhecidos, no tocante a seus carateristicos meca-
nicos e elasticos, e que ndo possam ser estudados por impossibili-
dade da obtengao de amostras.

Cabe a essas estruturas um ensaio de verificagao da resis-
téncia; conhecido o valor méaximo da carga ou do conjunto de car-
gas que v& atuar, na pior das hipoteses, sébre a estrutura em apre-
¢o, procurara éste tipo de ensaio reproduzir as condicoes mais se-
veras de trabalho a que possa a estrutura ser sujeita (é aconselha-
vel, para se cobrirem fatores esquecidos ou nao considerados no
ensaio, aplicar-se as cargas maximas previstas um pequeno coefi-
ciente de majoracao).

O carregamento da obra sera feito vagarosamente e por eta-
pas, até atingir-se a carga total pré-estabelecida. Os aparelhos li-
gados cos pontos presumivelmente mais importantes da estrutura,
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serdo lidos no final de cada etapa e os resultados obtidos imedia-
tamente marcados em um grafico em fungdo da carga agente: pelo
andamento das curvas resultantes poder-se-a verificar se a estrutu-
ra estd trabalhando dentro do regime elastico de deformagoes e
abaixo do limite de proporcionalidade dos materiais; adotande-se
para éstes um moédulo. de elasticidade aproximado, ter-se-a atra-
vés da indicacdo dos tensémetros uma ordem de grandeza das ten-
soes surgidas nos pontos considerados como perigosos.

4 Parc se verificar a influéncia do tempo de acao das cargas )
sébre o comportamento estdtico da obra, permanecerd a carga md-
xima aplicada durante 24 horas ou mais, findas as quais proceder-
se-& ao descarregamento, com a mesma marcha da subida da car-
ga; decorridas novas 24 horas, apés a volta ao estado inicial, ano-
tar-se-do as deformacdes residuais da estrutura. Essas deforma-
coes, se tiverem sido pequenas as variagoes de temperatura no
decorrer do ensaio, ou se se tiveramn tomado precaugoes especiais
para avaliar a sua influéncia, raramente atingirdo mais de 20% das
deformacdes totais observadas, desde que a estrutura ndo tenha
sido sobrecarregada além do admissivel.

Naturalmente o ensaio de verificagdo da resisténcia nao admi-
Ktirc’x extrapolacdes, a ndo ser com grandes restricoes. )

_ D) A readlizacao de ensaios dindmicos visa, principalmente,
a determinacdo e a andlise de esforgcos adicionais que se manifes-
tam nas estruturas, ao agirem sobre elas grandes massas animadas
de alta velocidade; o dado mais importante que pode fornecer ésse
tipo de ensaio € o coeficiente de impacto. Na sua determinagao
usam-se aparelhos registradores; o coeficiente procurado é dado di-
retamente pela relacGo entre as deformagoes registradas com a car-

ga em movimento e com a carga em repouso.

OQutra aplicagao do ensaio dindmico consiste no estudo do es-
forco de frenagem, isto €, da férca longitudinal que aparece quan-
do um comboio em movimento é freiado sébre a estrutura; éste es-
{6rco, como resulta da critica do artigo 9 da NB-2 (Cdlculo e Exe-
cucao de Pontes de Concreto Armado), é determinante, por exem-
plo, na fixagao da secdo dos montantes altos e delgados. Também
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aqui o ensaio consiste, em sintese, na comparagao dos resultados
com a carga estatica e com a mesma em movimento.

Entre os diversos fatéres de perturbagao dos ensaios de ve-
rificacdo de estruturas, destaca-se, por sua especial importancia, a
influéncia das variacées de temperatura, ndo sé sdbre os aparelhos
instalados, e sbbre os fios que ligam os defletémetros aos pontos
em estudo, como também sébre a prépria estrutura.

Os aparelhos devem, por isso, ser protegidos sempre que pos-
sivel da incidéncia direta dos raios solares, principalmente os cli-
németros e os tensometros; éstes ultimos deverac ser providos de
hastes de "Invar”, uma liga de ferro e niquel que tem um coeficien-
te de dilatacdo térmica linear de, aproximadamente, 10-° por grau
centigrado a temperatura ordindria, dez vézes menos, portanto, que
o coeficiente de dilatagao térmica do ago comum.

A maior influéncia perturbadora dos resultados, pelas oscila-
coes de temperatura, esta nas variagcoes de comprimento dos fios de
aco galvanizado, que ligam os pontos em estudo cos defletometros
instalados nos sistemas fixos de referéncia: ésses fios podem ter
até 20 metros ou mais de comprimento (na medida da flecha cen-
tral dos grandes arcos, por exemplo); admitido o coeficiente de dila-
tacdo térmica de 10-° para o aco comum, ter-se-ao variacoes da or-
dem de 2 mm para ésse comprimento, no caso de uma oscilacao de
10°C, o que é muito, se observarmos que as deformagoes normalmen-
te registradas s6 em raros casos ultrapassam o meio centimetro. De
uma série de pesquisas realizadas pela Secao de Verificagao de Es-
truturas do I.P.T., chegou-se ds sequintes conclusoes:

1.°) Nao é possivel, com os fios de ago comum empregados
(e ndo é recomenddavel, por anti-econdmica, a adogao de fios de
“Invar”) e com as precaucoes normais que se podem tomar nos en-
saios de verificacdo das estruturas, evitar a influéncia das varia-
coes de temperatura sobre o comprimento do fio: em outras palavras,
nao € possivel manter os fios em temperatura constante durante o
ensaio.
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2.°) Os fios descobertos se comportam quase sempre de ma-
neira muito irreqular para justificar uma simples correcdo tedrica
baseada nas indicagoes dos termometros; as rajadas de vento mais
fresco, a sombra em certos trechos do fic, e Gutrcs_pnssiveis fato-
res, ndo permitem estabelecer-se que a temperatura indicada pelo
termometro seja a mesma em téda a extensao do fio.

3.°) Desde, porém, que os fios estejam revestidos com r16-
lhas de cortica, a variacdo térmica dos mesmos é lenta e uniforme,
dada a relativa protecdo oferecida por éste material isolante, e as
rapidas modificacoes externas de temperatura, ocasionadas, por
exemplo, por lufadas de vento ou por uma nuvem que passa sob o
scl, praticamente n&o tém influéncia sébre os fios. Nesse caso, uti-
lizando-se um termémetro também revestido de cortica, poder-se-a
fazer a correcao tedrica com resultados bastante satisfatorios; o coe-
ficiente de dilatacao térmica a se usar € 1,25 x 10-° por grau cen-
tigrado. '

Quanto & correc@o da influéncia das variagdes térmicas sé-
bre a prépria estrutura, o meio de que temos lancado mao com re-
lativo éxito é o "ensaio de temperatura®:

Visto que as grandes dimensoes das pec¢as estruturais, e, no
concreto armado, o baixo coeficiente de condutibilidade do material,
outorgam as estruturas uma grande inércia quanto ao estabeleci-
mento de um equilibrio térmico ccm o meio ambiente, pode dizer-se
que as mesmas sGo pouco sensiveis as variacoes hordrias da tempe-
ratura, sofrendo principalmente a influéncia das suas grandes va-
riagoes didrias; se em um dia de comportamento térmico mais ou
menos semelhante ao do dia do ensaio principal, aplicarmos os di-
verses aparelhos nos mesmos pontos em que éles estiveram apli-
cados na primeira prova, e se tomarmos de meia em meia hora as
suas leituras, poderemos dizer que os resultados obtidos sao os ele-
mentos corretivos da influéncia das variagoes de temperatura sé-
bre os valores colhidos em hora analoga no ensaio anterior. Esses
resultados englobam, naturaimente, a repercussao das modifica-
coes de temperatura tanto sobre a estrutura como sobre os fios; fei-
ta neles a correcao da parcela que cabe aos fios, o restante sera a
influéncia procurada das variagdes térmicas sobre as deformagdes
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da estrutura. Se a marcha da temperatura foi suficientemente apro-
ximada nos dois dias, pode-se aplicar, ¢ébviamente, a corregao glo-
bal de ambas as influéncias em uma sé operagao; foi o que se féz
no ensaio da Ponte de Linddia (8), quando aplicamos pela primeira
vez o "ensaio de temperatura”.

A primeira observagdo sdbre a discrepéncia, entre as hipdte-
ses admitidas pelo projetista e o comportamento real das estrutu-
ras, se refere ao médulo de elasticidade do concreto. Para o escri-

tério técnico de projetos ésse médulo € admitido como constante e
igual a 210 t/cm’® para o Estddio I e a 140 t/cm® para o Estadio II
{na parte comprimida), de acérdo com a norma brasileira NB-1.
Ora, o médulo de elasticidade do concreto é incerto e variavel; em-
bora se admita a sua constdncia em tdéda a obra, resta ainda a in-
certeza do quantum que se lhe deve atribuir, como bem ponderou o
Professor van Langendonck em um de seus brilhantes artigos s6-
~ bre as provas de carga por éle realizadas no I.P.T. ()

O valor fixado pela NB-1, para o cdlculo de deformagoes elas-
ticas, é muito baixo para o caso em que se trata de calcular defor-
macoes causadas por cargas aplicadas em curto intervalo de tem-
po; a experiéncia obtida em numerosos ensaios do I.P.T., sdbre
estruturas e sdbre corpos de prova, indica a necessidade de se con-
siderarem dois médulos de elasticidade do concreto, conforme se
estudem as deformacdes e os esforcos originados pela aplicacao ra-
pida ou lenta das cargas. Bolomey aconselha, em um artigo bastan-
te detalhado sébre ésse caracteristico eldstico dos concretos (10),
350 t/cm® para as cargas moveis e 100 t/cm’ para as cargas permd-

nentes. Na interpretacéo de resultados das provas de carga do
I.P.T. tém sido usado valeores que vao desde 210 até 400 t/cm’, o
que estd, alids, de acérdo com o que se tem encontrado em outros

(8) T. wvan Langendonck — "Prova de carga da Ponte de Linddia”, Boletim
do Depart. de Estradas de Rodagem, Janeiro de 1938.

(9) T. van Langendonck — “Prova de carga das Pontes de Sao Vicente e de
Jacarehy”, Boletim n.° 16 do I.P.T. — Agosto de 1936.

(10) J. Bolomey — "Le module d'élasticité du béton”, La Technique des Tra-
vaux, 1939, pdg. 591.
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paises, conforme indica a bibliografia apontada em nosso trabalho
ja citado (6). Reforcando o que foi dito, citamos ainda o Professor
Ros, do Laboratério Federal de Ensaios da Sui¢a, que aconselha (7)
para d interpretagao de ensaios, dois médulos, um que éle chama
E. e relaciona com as deformacgdes puramente eldsticas, utilizdvel
nas provas de carga de duracdo pequena, e outro, que éle denomi-
na Vi, condicionado das deformagdes totais sob tensao, indicado para
a interpretacao de descimbramentos, em que as estruturas sdo pela
primeira vez submetidas a grandes esforgos.

realidade estd na admissGo extensiva do trabalho do concreto so-
mente no Estadio II, isto é, j& nao resistente aos esforcos de tracdo:
muito raras vézes encontramos o concreto trabalhando no Estédio II
efetivamente, fésse porque a sua resisténcia & tragdo simplesmente
nao tivessze sido ultrapassada, fésse pcrque a solidarizacdo com
pecas vizinhas tivesse aliviado sobremaneira a peca em estudo, f8s-
se, finalmente, porque o vulto da carga aplicada estivesse ainda
muito lenge do valor da carga mdéxima prevista (a titulo ilustrativo,
no entanto, citamos o caso da verificagao da resisténcia das lajes
de um edificio, calculadas para 100 kg/m*, em que fomos até 800
\_Kkg/m’ para passar do Estédio I para o Estédio 1I).

4 OQutra discrepdncia observada entre o cdlculo corrente e a\

7

L plausivel admitir-se que a discrepancia apontada seja cau-
sada, principalmente, pelo cardter de monoliticidade do concreto ar-
mado, ndo levada em conta convenientemente nos projetos estrutu-
rais. As sucessivas amarragées ndo consideradas no cdlculo de edi-
ficios, por exemplo, provecam uma redistribuicé@o, geral dos esfor-

/” ¢os, em uma extensdo praticamente imprevisivel; sbmente essa aco-
modagao explica o fato de havermos encontrado uma tensdo méxima
de cérca de 47 kg/cm® no concreto e 540 %g/cm® no ferro, em uma
laje de um grande edificio de Sao Paulo, calculada para 200 kg/m*

\_e carregada até 1.100 kqg/m*.

~

J

Esse mesmo aspeto de solidariedade entre os diversos elemen-
tos da estrutura é patenteado nos ensaios de pontes de concreto ar-
mado, em que se nota, através da medida de flechas e deformacdes,
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que téda a seg¢do transversal das partes solidarias deve ser tomada
em conta no célculo dos momentos de inércia, para se obterem des-
locamentos compardveis com os observados.

Vamos chamar ainda a atencao sobre diversos casos em que,
principalmente em conseqiiéncia de certas disposi¢oes construtivas,
notaram-se divergéncias entre o comportamento estdatico real e o
previsto de acérdo com as hipdteses iniciais do projetista.

-

\

Em diversas estruturas constituidas de arcos articulados, no-
taram-se resisténcias & rotag@o das articulagées, originando em con-
seqiiéncia o aparecimento de momentos fletores nos arcos, na pro-
ximidade dos pontos em que os mesmos se articulam; € bem verdade
que, ainda por razdes construtivas, tais estruturas tinham, exatamen-
te nesses pontos, armaduras superiores as exigidas (11). Como con-
clusdo, é aconselhdvel que tal tipo estrutural tenha, na zona das
articulacoes, sempre um pequeno excesso de ferragem para absorver
ésses momentos parasitas.

>

Uma disposicao construtiva muito comum nas estruturas em
arco com estrado superior € fazer-se a solidarizacao do taboleiro
com os arcos na sud parte central; resulta dai, nas estruturas hipe-
restaticas, uma distribugido um pouco diferente dos esforgos solici-
tantes, em suas diversas secoes, da que foi prevista no seu projeto
(no Boletinr. n.° 22 do I.P.T. ha uma andlise detalhada dessa redis-
tribuicao, teita pelo Prof. van Langendonck ao discutir os resultados
da prova de carga da Ponte Victor Konder); nas estruturas isostati-

AN

cas, a colaboragdao do taboleiro faz cair de muito as tensoes maxi-
mas previstas para as secoes afetodas, possibilitando mesmo uma
reductGo apreciavel na ferragem se a sua influéncia for tomada em
consideragdao no projeto da obra. Na sua tese apresentada a Escola
Politécnica da Universidade de Sao Paulo, parc o concurso da ca-
deira de Resisténcia dos Materiais e Estabilidade das Construcodes,
o nosso brilhante colega Telémaco van Langendonck apresenta um
método original, simples e elegante, de se calcularem os esforcos,

_ (11} T. woan Langendonck — "Provas de carga do Ponte de Jacarehy e dn
Ponte de Linddia”, Beletins ns. 16 e 22 do 1.P.T.
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que atuam no arco e no taboleiro, quando ambos agem em conjun-
to (12); o método é geral, valendo tanto para taboleiro superior co-
mo para taboleiro inferior, e o autor inclui numerosos exemplos de
cdleculo, considerande sucessivamente os arcos triarticulados, os ar-
cos de duas articulagdes e os arcos engastados.
Uma outra observacao, digna de especial reparo, diz respeito
&s impostas dos arcos engastados; sendo as mesmas, em  geral,
constituidas do mesmo material que a estrutura e consistindo quase
sempre nom mero prolongamento do eixo dos arcos com segoes pro-
gressivamente mais robustas, elas ndo sao infinitamente rigidas co-
mo se pressupde no cdlculo; a semi-rigidez das impostas pode oca-
sionar aumentos aprecidveis do momento fletor no fécho do arco e
medificacoes sensiveis do mesmo nas nascengas (ver a respeito a
discussdo que consta do Boletim n.° 22, ja citado, do I.P.T.).
4 Ainda sbbre arcos engastados temos outra observacao a fa-
zer: numa série de arcos engastados, sucessivos, se os pilares inter-
medidrics ndo forem suficientemente robustes, éles ndo absorverdo
a totalidade dos empuxos horizontais do arco carregado, tramsmi-
tindo esforcos, por rotagdo cu por movimento de seus topos, ao arco
vizinho; em conseqiiéncia haverd uma redistribuicdo de esforgcos na
estrutura, semelhante & apontada no item anterior. Esse fendmeno
foi observado em duas grandes pontes ferrovidrias examinadas pela
\_ Secco de Verificagdo de Estruturas do I.P.T. (13). 3
Nos arcos com estrado intermedidrio, devem ser estudados
com especial cuidado os pontos de cruzamento entre os arcos € o
taboleiro, adotando-se disposicoes tais que éles ndo se solidarizem
numa série de engastamentos construtivos. Na prova de carga da
ponte de Itu, sébre o rio Tieté, foi observada uma grande redugdo
nas deformagdes e nos esforcos da estrutura principal, possivelmen-
te provocada em suc maior parte, pela ligagdo rigida enire os arcos
e o taboleiro, nos pontos em que éles se cruzam; «a ligagao se dava
numa extensdo de, talvez, dois painéis do taboleiro, visto que o
primeiro montante antes do cruzamento e o primeiro pendural se-

— e e i

(12) T. van Longendenck — “A contribuigdo do taboleire na resisténcia das
pontes em arco” — 1841,
(13) P. Franco Rocha — “Prova de Carga da Ponte de Aircsa Galvao”, Bo-

letim n.° 28 do I.P.T. — 184].
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guinte eram muito curtos e dotados, portanto, de grande rigidez. O
alivio notado nas solicitacdes dos arcos foi, no caso, provavelmen-
te obtido ¢& custa de um acréscimo das solicitacoes do taboleiro, nue
nao estava previsto no seu dimensionamento (14). Nessa ponte as
articulacées acusaram rotagdes extremamente reduzidas, principal-
mente as de imposta que, praticamente, ndo se moveram durante o
ensaio; tal fendmeno foi atribuido, em parte, &s resisténcias pro-
prias das articulagdées e, em parte, & ligagto do taboleiro acima
apontada.

Continuando a discutir as relacdes entre arcos e taboleiro,
desejomos chamar a aten¢@o também sdbre outro fato observado:
numa série de arcos consecutivos com taboleiro superior, as longa-
rinas que formam o suporte do estrado entre os fechos dos arcos, se
apoiam em montantes que partem do extradorso déstes ultimos; no
seu dimensionamento, se as mesmas forem admitidas como vigas
continuas, deve ser levada em conta a depressibilidade dos apecios
provocada pelas deformacoes eldsticas da estrutura principal. Che-
gou-se a constatar, numa estrutura de arcos leves e, portanto, bas-
tante flexiveis, « inversdo do sinal nos momentos fletores das lon-
garinas sébre os apoios. O tratamento tedrico da questGo pode ser
atacado, por exemplo, da forma apresentada pelo engenheiro Pa-
leamede Borsari, ex-assistente-aluno da Se¢&o de Verificagao de Es-
truturas do I.P.T., em um artigo publicado na Revista Politécnica
de Sdo Paulo (15); outra forma serd adotar o processo de cdlculo do
Professor van Langendonck, ja citado (12).

Uma estrutura que raramente apresenta concorddncia com-
pleta entre o comportamento estatico real e o previsto, € o arco a
duas articulagoes, atirantado, com taboleiro inferior; com efeito, a
disposicdo construtiva mais comum para ésse tipo estrutural é o
aproveitamento dos tirantes para compcr as longarinas de suporte
do taboleiro: ao se fazer a prova de recebimento da obra, como
aconteceu no caso de duas pontes, absolutamente iguais, nas pro-
ximidades de S&o Paulo, nota-se um entravamento geral da estru-

{14) P. Franco Rocha — “Prova de Carga da Ponte de I, sdbre o rio Tietd",
Boletim do Departaments de Estradas de Rodagem, Julho de 1941,
(15) Palamede Borsari — “Influéncla da depressibilidade de cpeios em vigas

continuas”, Rewvista Politécnica n© 142 — 1943,
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tura principal, com evidente colaboracdo, embora de forma indefi-
nida, entre o taboleiro e os arcos na absorcdo dos esforcos solici-
tantes, principalmente quando a carga transita na zona préxima das
articulagoes. Somente em dois casos observados notamos uma con-
cordancia satisfatoria entre as hipéteses iniciais e a realidade:
1.°) na ponte do Cubatdo, na estrada Sdo Paulo a Santos, em que o
taboleiro, situado na altura dos tirantes, foi inicialmente admitido
como colaborando com os mesmes na absor¢cao do empuxo horizon-
tal das cargas méveis, e as grandes dimensoes da obra (78,8 m de
vac e 14,1 m de flecha) diminuiram consideravelmente a influéncia
do engastamento entre o estrado e os arcos (16); 2.°) numa pro-
va de carga sébre uma ponte lancada sdbre o futuro canal do rio
Pinheiros, destinada a suportar a grande linha adutora de Cotia, da
réde de abastecimento d'dgua da Capital paulista e construida sem
taboleiro rigido, tendo portanto, livres os seus tirantes. (Alids, os
dados dessa experiéncia, em que a carga foi obtida por bombea-
mento d'dgua para um caixdo estanque, especialmente construido
para as provas, e em que se observaram resultados interessantissi-
mos quante & concordancia das correcdes da influéncia da tempe-
ratura no ensaio, serao objeto de um proéoximo artigo do engenheiro
Luiz Augusto Pinto Lima, atual chefe da Secdo de Verificacao de
Estruturas do I.P.T.).

( Terminando finalmente, que j& vai longa esta exposicéao, m

mos ainda chamar a atengdo para um ponto dificilmente abordavel
pelo cdlculo corrente, que é a distribuicéo transversal das cargas
pelo taboleiro, quando as mesmas se concentram em uma sentido
de tradfego somente; essa distribuicdo é importante principalmente
para as pontes muito largas, como as pontes urbanas, por exemplo,
constituidas de diversas vigas cu varios arcos principais, ligades
apenas pelo taboleiro. Temos, por enquanto, poucas observacoes,

Ce nao permitem ainda encarar-se o problema de um modo gerb

vamos apresentar os resultados colhidos nas cinco pentes seguintes:

1.°) Ponte Victor Konder, na estrada Ric - Sao Paulo, consti-
tuida de dois arcos engastados, paralelos, com taboleiro superior

(1) P. France Rocha — "Prove de Carga da Pente oo Cubotas”, Beoletim do
Departamento de Estradas de Rodogem, Abril de 1842,
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e com 55 metros de vao; afastamento entre os eixos dos arcos de
4,4 m. Quando a carga transitava proximamente sébre um deé-
les, éste absorvia de 60% a 70% da mesma, cabendo a parcela res-
tante de 40% « 30% oo outro arco (Boletim n.° 22 do I.P.T., j& ci-

\_ tado).
P

2.°) Ponte da Cidade Jardim, urbana, sébre o canal do rie
Pinheiros, constituida de trés vigas Gerber, paralelas, com um vao
central de 48 m e dois laterais de 20 m; afastamento de 5 m entre
os eixos das vigas principais. Transitando a carga sobre uma viga
lateral, esta absorvia, em média, 51% da mesma, a viga central 33%,
cabendo os restantes 16% a outra viga lateral (17).

AN

N

3.°) Ponte de Rebouc¢as, urbana, sdbre o canal do rio Pinhei-
ros, com a silhueta idéntica e vGaos iguais aos da ponte do item an-
terior, mas constituida de trés vigas continuas em vez de vigas Ger-
ber; o afastamentc entre o eixo das vigas era também de 5 m. Os
resultados obtidos sébre a rigidez transversal do taboleiro coincidi-
ram notavelmente com os observados na ponte de Cidade Jardim:
com a carga movel sébre uma viga lateral, esta absorvia 48%, em
média, da carga, a viga central 34%, restando 18% para o terceira
viga. (Alids, nessa ponte, as deformagées e os esforcos observados
se apresentaram em grande concordé@ncia com os valores corres-
pondentes previstos pela teoria, adotadas as hipoteses mais acon-
selhdveis para a andlise das estruturas, a que ja fizemos mengao;
seria desejavel que o engenheiro Pintc Lima apresentasse sobre
essa obra um proximo trabalho).

AN

~

~

4°). Ponte sobre o rio Atibaia, préximo a Campinas, consti-
tuida de duas vigas continucs, paralelas, de dois vaos tedricos de
19,15 m: o afastamento entre o eixo das vigas era de 3.80 m. Com
a carga passeando sébre uma delas, esta absorvia 70% a 80% da
carga, deixando apenas de 30% a 20% para a ouira viga.

J

5. Ponte das Bandeiras, urbana, sdbre o rio Tieté, com um
vao central de 60 m e dois laterais de 12,45 m. A largura total do

{17) P. Franco Rocha —- "Prova de carga da Ponte da Cidade Jardim”, Bo-
letim do Departamente de Esiradas de Rodoagem, Abril de 1941,



Resumo por E. Thomaz : Método de Courbon - Tabuleiro rigido transversalmente - muito usado na época
Exemplo : Tabuleiro com 5 vigas longitudinais
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Exemplo : Tabuleiro com 3 vigas longitudinais

2 ; Naviga do bordo carregado : V=l+ 1><a2

No caso de 3 vigas : Zyi2=2*a xa=0333+0,50=0.833

2%q

L Ixa 0 0333-050=-0.167

Viga central : —1—0333 . Nooutrobordo : V==--—
3 3 2*a2




Resumo por E. Thomaz : Distribuicao transversal de carga no tabuleiro de pontes

Medi¢édo por Prof. Telemaco van Langendonck ( EPUSP ) e Eng® Paulo Franco Rocha ( IPT)

N9 Estrutura

Tipo de ponte

Vaos
e
[ Entre eixo das vigas ]

Medicdo por IPT ( até 1944 )
Telemaco van Langendonck e
Paulo Franco Rocha

Método de Courbon
Tabuleiro rigido
transversalmente

1 Ponte Victor Konder | 2 arcos paralelos [1 i54r2m ] V1=70% a 60% V2=30% a 40% V1=100% V2=0 %

2 | Ponte Cidade Jardim | > V'saafafj;zer 20m[+24x8;nm+]20m V1=51%  V2=33%  V=16% V1=83%  V2=33%  V3=-17%
Ponte de ) , 20m +48m + 20m

3 Reboucas 3 vigas continuas [2x5m] V1=48% V2=34% V=18% V1=83% V2=33% V3=-17%

4 Ponte do Rio Atibaia | 2 vigas continuas 19'[1'?: ; ;?n,l]Sm V1=80% a 70% V2=20% a 30% V1=100% V2=0 %

5 | Ponte das Bandeiras 3 abébadas | LM T OOMH1245mM Iy sees  v2=33%  v=21% V1=83%  V2=33%  V3==17%

[2x4m ]

Observacdes : 3 Vigas

1 - A viga central sempre da 33% que é o valor do Courbon e dos outros métodos também

2- A viga do bordo carregada pega menos carga que o calculado, mesmo supondo o tabuleiro muito rigido ( Courbon)
3- A viga do bordo ndo carregado nao da levantamento, mesmo supondo o tabuleiro muito rigido ( Courbon)

Observacdes : 2 Vigas

1- A viga do bordo carregada pega menos carga que o calculado .
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taboleiro € de 32,40 m, subdividida em uma faixa carrogével de
24,40 m e dois passeios com 4 m de largura; a faixa destinada ao
irdfego tem um pequeno passeio central que a divide em duas pistas
correspondentes aos dois sentidos de transito. O vao central é ven-
cido por uma abdébada celular triarticulada, constituida, no sentido
transversal, por trés unidades independentes ligadas entre si somen-
te pela laje do taboleiro; cada unidade € um conjunto composto da
laje do taboleiro, de uma laje inferior que forma a linha do intra-
dorso e de trés paredes longitudinais espacadas de 4 m e ligadas
( entre si, cada 4,25 m, por um painel transversal. Quando a curgcﬁ
de prova, consistindo de oito rolos compressores com um peso total
de 122 toneladas, se movia em somente uma das pistas de trénsito,
46% da mesma era absorvida pela unidade sob a carga, 33% pela
unidade central e 21% pela unidade mais afastada. y

g

DEBATES

1 — Eng. Fernando Luiz Lébo B. Carneiro, do Instituto Nacional de
Tecnologia.

Quando o conferencista tratou de provas de carga destinadas
a verificagao de resisténcia, disse que é hdbito no I.P.T. fazer a
prova com uma carga igual & carga de cdlculo, acrescida de um pe-
queno coeficiente de majora¢Ge. Desejo saber qual é ésse coeficien-
te, se bem que nao esteja de acordo com essa majoragao. O regu-
lamento alemdo recomenda uma majoragao de 50% para cargas
até 1.000 kg e, acima de 1.000 kg, manda fazer a prova com a carga
de cdlculo. Acho isso incoerente. J& o requlamento francés é taxa-

tivo, manda adotar a carga de cdlculo. No ante-projeto da NB-2,
também havia um dispositivo dizendo que, duwrante a prova de car-
ga, nao deveria surgir em nenhum ponto da estrutura, nenhuma ten-
sdo maior que a tensdo méxima calculada.

Qutra questdo é a maneira de interpretar essas provas de car-
ga destinadas a verificar a resisténcia, em geral, de estruturas de
comportamento estatico mal definido. Numa laje, por exemplo, &



SYMPOSIUM DE ESTRUTURAS 143

freqiiente a impossibilidade de se calcular tedricamente a flecha.
Numa prova de resisténcia ndo se conhece o material; e, se se faz
essa prova, é justamente por se suspeitar da qualidade do material.
Parece-me que o conferencista se referiu a um segundo tipo do con-
tréle que se podia fazer, calculando as flechas aproximadas e con-
frontando-as com as observadas. Julgo também que isso € um pou-

co dificil. Qual ¢ médulo de elasticidade a se adotar? Penso que a
uinica maneira de interpretar éste tipo de prova € a primeira men-
cionada pelo conferencista, isto é, verificar se a pega nao rompeu
ou fendilhou, e comparar a flecha residual com a permanente.

Desejo ainda referir-me co excesso de otimismo em relagao
& resisténcia das lajes. De acérdo com o que disse o eng. Paulo
Franco Rocha, pode parecer que as lajes sempre se rompem com
ﬂ:argc:s muito maiores que as de célculo. Na maioria das lajes que
tenho ensaiado, encontro realmente flechas residuais muijto peque-
nas. Houve, porém, duas que foi preciso mandar demolir; num pri-
meiro ensaio, as flechas residuais foram de 50% das totais, num
sequndo, cérca de 100%, havendo, além disso, aparecido trincas vi-
siveis a 6lho nu. E essas lajes foram carregadas com carga infe-
rior & de cdlculo. E' preciso que os construtores continuem conven-

cidos que as lajes devem ser bem executadas. Quanto as discrepﬁnj

cias entre os resultados das provas de carga e os previstos pelo
célculo, parece-me que o conferencista ndo chamou suficientemen-
te a atencdo para os casos em que elas sGo desfavoraveis.

4 Solicito esclarecimentos sdbre os casos de prova de carga
em que tenha verificado que os resultados obtidos tenham sido pio-
Tes que os de célculo. Pego, ainda, ao eng. Paulo Franco Rocha que
mostre em que casos se justifica fazer uma prova de carga, para
\_que se evite o exagéro de exigir sistematicamente essa prova.

\

J

2 — Eng. Werner Griindig, do Instituto Tecnoldgico do Rio Grande
do Sul.

O eng. Paulo Franco Rocha acaba de afirmar que as maiores
discrepéncias entre o comportamento eldstico observado de estrutu-
ras de concreto armado e o calculado, provém da incerteza que afe-
ta o médulo de elasticidade do concreto. Sabemos que o mddulo
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de elasticidade do concreto, determinado sequndo o processo comu-
mente usado, depende também, da resisténcia do concreto; e vdrios
pesquisadores procuraram relacionar ambas as grandezas. As f6r-
mulas de Schiile, Ros, Graff, Bolomey, Walker e outros, servem de
exemplo.

Pode o ccnferencista esclarecer se o I.P.T., cuja Secdo de
Verificagao de Estruturas foi digna e proficientemente dirigida pelo
colega, teve oportunidade de comparar os modulos de elasticidade
do concreto determinado em corpos da prova normdis, confeccio-
ncdos no I.P.T. ou na obra, com os obtidos por via analitica e pelas
medidas diretas nas estruturas e, em caso afirmative, qual o grau
de aproximacdo entre ésses resultados? |

Huber afirma que o modulo de elasticidade de estruturas de
concreto armado, para as quais uma dimensdo é pequena em rela-
cdo das outras, como lajes, cupulas, cascas, etc., varia linearmente
com a porcentagem de ferro da armadura. Confirma o colega essa
assertiva, baseado em seus trabalhos experimentais no I.P.T.?

3 — Eng. J. A. Marsillac, da Companhia Paulista de Estradas de
Ferro.

Solicitandc, primeiramente, informagées sdbre o grau de pre-
cisao dos defletometros nacionais, quero, em sequida, fazer uma
indagagado marginal, que nao diz respeito ao assunto da palestra;
mas, como se trata de ensaios dindmicos e de determinagdo dos es-
forces correspondentes, desejo saber se o eng. Paulo Franco Ro-
cha podera adiantar algo relativo & verificagao do limite de ruptura
do ago, quando o tempo de duragdo da carga € muito pequeno.

Experiéncias feitas hd poucos anos mostraram que para o fer-
ro doce, quando se faz o ensaio de tragao por um processo semelhan-
te co corrente, mas em tempo muito maior, o limite de ruptura cai
de 20 a 30% . Para a madeira, é sabido que o limite de ruptura é tao
ccnsideravelmente afetado pela duragao da carga, que ndo hé ne-
cessidade de se considerar o impacto nas pontes ferrovidrias. Le-
vando em conta o que sucede & madeira e 0 que se da com o ferro
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no caso de cargas lentas, pareceu-me natural fazer a extrapolagdo
em sentido contrario, contando com maior resisténcia do ago, no caso
de cargas extremamente rapidas. A falta de maiores indicagdes so-
bre o assunto, fizemos na Companhia Paulista uma série de expe-
riéncias muito grosseiras, mas que me pareceram bastante elucida-
tivas. Fiz cair um péso de 400 kg, de uma altura de 4 m, sébre um
trilho de 45 kg/m, apciado em dormentes com 1,5 a 3 m de vao.
Variando o vao, faziamos variar a intensidade da reagdo e, conse-
gientemente, a dura¢ao da carga. Medindo a flecha permanente, a
flecha maxima e a altura do remonte, era fécil, mediante simples
aplicacao dos teoremas das férgas vivas e das quantidades de movi-
mento, determinar as médias espaciais e temporais da reag¢do, como
também a duragao do proprio choque que é da ordem de 2 a 0,03 de
sequndo. Encontramos, para o ago désses trilhos, tensoes eldsticas
da ordem de 80 e 100 kg/mm*. E nao foi possivel consequir a ruptu-
ra de nenhum dos trilhos ensaiados. Peco, portanto ao eng. Paulo
Franco Recha que diga alguma coisa sébre « resisténcia do ago sob
o efeito de cargas extremamente rapidas.

4 — Eng. Telémaco van Langendonck, Professor da Escola Poli-
tecnica de Sao Paulo.

4 Creio que dos fatos de os deslocamentos observados ucusa—\
rem funcicnamento da estrutura no estadio I, ndo se deve concluir
que o cdlculo no estadio II seja excessivamente favoravel.

Eu me explico: o estadio Il s6 apareceu em algumas se¢des da
peca, onde houve fissuragdo do concreto na zona de tragdo, de modo
que a deformag¢ao nos demais pontos ainda se da pelo estadio I.
Mas o calculo de resisténcia deve ser feito, por sequranga, no estd-
dio II. pois que éle se verifica em algumas secdes.

As deformagoes em todo o intervalo entre us fissuras ainda
ce processam no estddio I. O deslocamento verificado na estrutura
aproxima-se, portanto, muito mais de caso da viga téda no estadio I,
do que do caso da viga téda no estadio II, o que pode explicar a ob-

Gervugﬁo relatada. )
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5 — Eng. Candido Hcllanda Lima, Professor da Escola de Enge-
nharia de Belo Horizonte.

Referindo-me a determinag¢ao das diversas deformacgoes, gos-
taria de saber como indicar a medi¢ao das diversas parcelas que
constituem a deformagao total?

6 — Eng. Luiz Augusto Pinto Lima, do Instituto de Pesquisas Tecno-
l6gicas de Sao Paulo.

Sabendo eu que o eng. Paulo Franco Rocha controlou diver-
sos descimbramentos interessantes, pego, se for possivel, algumas
informacgoes sobre descimbramentos de estruturas importantes, nos
quais nao faltou um sério imprevisto: o mau funcionamento dos apa-
relhos de descimbramento. _

- Ndo é raro querer-se julgar o comportamento estatico de uma
estrutura, baseando-se apenas em resultados colhidos no contrdle
de seu descimbramento. Em minha opinido, ésse julgamento € arris-
cado, pois freqiientemente, ao ser descimbrada, a estrutura j& co-
labora com os cimbres na sustentacGo de seu péso proprio e, as veé-
zes, deformacdes imprevistas do cimbramento realizam um sistema,
estrutura-cimbre, de comportamento estdtico praticamente indefinido.

Quanto as influéncias das variagoes de temperatura nos resul-
tados obtidos em ensaio, penso que interessam mais aos laboraté-
rios de ensaio, que devem fornecer os resultados, j&@ expurgados des-
sas influéncias. Na verificagGo do comportamento estdtico, empre-
gando-se carga moével, julgo que, na maioria dos casos, é possivel
a obtencao de medidas praticamente isentas de influéncias das va-
riagoes térmicas; pois as estruturas tém comprimento relativamente
pequeno e o tempo de permanéncia da carga sébre elas é suficiente-
mente curto para serem desPreziveis os movimentos e deformacoes,
provenientes dessas variacoes e prejudiciais ao ensaio.
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RESPOSTAS AOS DEBATEDORES

pelo eng.®° Paulo Franco Rocha

1) O pequeno coeficiente de majoragao nasceu na Secdo de
Verificagao de Estruturas do I.P.T., principalmente de uma situacao
de fato. Fomos chamados vdrias vézes a verificar obras, j& sobre-
carregadas muito além da carga para a qual tinham sido projetadas.
Numa das provas citadas nesta comunicagao, fomos chamados por-
que a laje, em certo trecho, estava sobrecarregada com arquivos de
aco dispostos em faixas, que resultavam numa carga de mais de
2.000 kg/m’... Para verificar qual o comportamento da estrutura
em face de uma carga comparavel & j& aplicada, foram aproveitados
outros trechos da mesma laje, sébre os quais se efetuaram diversos
carregamentos; para maior seguranga das conclusdes a se tirarem
dos mesmos e levando em conta que nos ensaios de verificacdo da
resisténcia, desaconselhamos as extrapolacées, como j& dissemos ao
descrever ésse tipo de ensaio, surgiu a necessidade de se aplicar o
coeficiente de majoracao.

Além disso, o pequeno coeficiente de majoracdo leva em
conta a pequena duracao possivel dos ensaios; as cargas maximas
s6 sao aplicadas durante um intervalo de tempo compativel com os
ensaios correntes de verificacao de estruturas. Nossos aparelhos
nao permitem uma observagao muito prolongada, porque influéncias
perturbadoras diversas falseaxrdo o resultado se o ensaio se prolon-
gar por muite tempo. O prof. van Langendonck, em sua conferén-
cia neste Symposium, falou nas cargas aplicadas durante longo
espaco de tempo, o que nao € possivel ser levado em conta nesses
ensaios de verificacdo de resisténcia.

/ Dai o coeficiente de majoracao que adotamos: 20% a mais da
carga maxima prevista nas condigoes mais desfavordveis; nao que-
rendo isso dizer que tal coeficiente seja inflexivel. A prova de carga
é feita por etapas. Se notamos qualquer divida muito antes de se
chegar a carga de cdlculo, interrompemos o ensaio e damos por

\_ condenada, ou a cbra, ou a carga.

O eng. Fernando Carneiro pergunta como interpretar os en-
saios de verificacao de resisténcia.
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/ Aconselhamos ésse tipo de ensaio exatamente para as EStI’HN
turas que ndo possam ser interpretadas de maneira tedrica. Consis-
tindo, pertanto, a interpretacao do resultado apenas no aspecto dos
diagramas obtidcs, tomando-se cargas e deformagoes como coorde-
nadas. Desde que a flecha residual nac ultrapasse 20% da total,

\conclui-se que h& regime eldstico de-deformagdes. -

Essa flecha de 20% pode nao significar somente flecha da es-
trutura, porque parte dela pode decorrer da inércia dos aparelhos
de medida, influéncias de temperatura e fatéres estranhos ao ensaio.

Sobre a excessiva resisténcia das lajes, pode realmente, da
leitura geral da minha comunicagao, depreender-se que eu estejt.
dizendo que as lajes sao excessivamente fortes, superdimensionadas.

Nao temos experiéncia suficiente para dizer que, de modo geral, as-
sim seja. O que fizemos foi tdo somente a comparagao entre a car-
ga que atingimos e a carga de calculo. A minha primeira afirmativa
se baseia no curto espaco de tempo em que a carga foi aplicada a
estrutura e nao se constatou, portanto, por falta de aparelhamento
que permitisse estudar demoradamente a estrutura, a sua influén-

cia desfavoravel. Deve-se considerar ainda que a estrutura nao foi
carregada também em todos os painéis, de modo que uma laje car-

regada com essa carga mdaximda, tinha em sua circunvizinhang¢a uma
série de outras lajes descarregadas. Em face disso nao podemos
extrapolar para o total da obra.

Quanto as discrepancias desfavordaveis, tenho a dizer que
nos exemplos citados, nao pude apontar em porcentagem os pontos
que foram mais, ou menos, sobrecarregados. Mas no caso do arco
com taboleiro intermedidrio em que as articulagoes nao funciona-
ram, pcde-se sentir que as segoes dimensionadas para mcmentos
maximos, nao estavam sob a acao de tais momentos, porque pode-

/" riam estar deslocados para outra secdo. Quando falo nos arcos |\
articulades, por exemplo, com taboleiro na zena dos tirantes, digo
que a estrutura principal se apresenta aliviada, mas ésse alivio € a
custa de outra peca, que no caso serd ¢ taboleiro, o qual foi natu-
\_ turalmente dimensionado com parciménia e os tirantes com excesso. )

O colega me pergunta ainda quando se justifica fazer uma pro-
va de carga. Nao havia imaginado, porém, essa pergunta, e, por
isso, nao a inclui na primeira parte déste trabalho, em que fagce uma
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revisao dos metodos gerais de verificacdo de estruturas, por-
que ja o havia feito numa publicacao anterior, logo apds descrever
o que € o ensaio de verificacao do comportamento estdtico :

"Quando se deseja saber até que ponto o sistema
estatico real de uma estrutura coincide com o que foi
previsto no seu projeto, faz-se um ensaio da categoria B;
ésse é o tipo de ensaio a se recomendar, de um modo
geral, para as estruturas que apresentam um sistema esté-
tico mais ou menos definido, como € o caso das pontes
recém-construidas que se devam submeter a uma pro-
va de recebimento antes de serem aceitas pela entidade
que as mandou executar.

“"Naoc nos parece necessario, alias, diga-se de passa-
gem, submeter todas as pontes, grandes e pequenas, a
ésse ensaio de recebimento; as obras de menor impor-
tdncia, durante cuja execucdo, cuidadosamente fiscali-
zada, nada de anormal se observou, e cujos corpos de
prova, regularmente remetidos a um laboratério oficial,
acusaram cargas de ruptura acima das minimas prefi-
xadas, podem ser aceitas independentemente de wuma
prova de recebimento, que ficaria, antes, reservada para
cs grandes estruturas ou para aquelas que apresentassem
incvacoes dignas de observagao e estudo. Sugerimos, no
entanto, para as estruturas do segundo caso, dada « fal-
ta entre nds de uma Policia de Construgdes, a fixacao an-
tecipada de um critério bem definido para o julgamento
das provas de carga; de fato, diante de um mau resul-
tado num ensaio de recebimento, que providéncias to-
mar e como distribuir, com eqiiidade, a responsabilida-
de do insucesso entre cs diversas partes interessadas?” (1)

2) Temos sempre, para cargas rapidas, encontrado uma con-
cordancia satisfatéria entre o médulo de elasticidade da corpo de pro-
va e o da estrutura. Efetivamente ha tentativas no sentido de rela-
cionar o modulc de elasticidade & resisténcia do concreto. O prof.

Ros, da Suica, aconselha uma férmula que liga o mddulo de elasti-
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cidade & ruptura de cilindros a 28 dias, formula essa obtida de um
grafico de uma série de resultados, dando pontos muito afastados,
com dispersao consideravel.

Do cdlculo das flechas e da verificagao do modulo que coin-
cide com a flecha, o Prof. Ros chega & resisténcia prismdtica a 28
dias, que é comparada com a do corpo de prova rompido em labo-
ratério, concluindo dai um coeficiente de sequranga. Acho nisso um
pouco de fantasia.

Nos diversos ensaios realizados no I.P.T., foi adotada a teo-
ria cldssica de se calcular o momento de inércia, homogenizando-
-se a secao, desde que se tome o n compativel com os valores ele-
vados que adotamos para o concreto. Em alguns casos mesmo, ado-
tamos 2 n para uma estrutura mista de concreto, material cerdmico
e ferro. Obtivemos comparacoes interessantes entre o comportamen-
to real e o tedrico, adotando-se médulos de elasticidade diversos pa-
ra o tijolo, o concreto e o ferro, e imaginando a se¢cao em concreto
levandc-se em conta 2 n, ou mesmo 3 n. O momento de inércia leva-
r& em conta nec cdlculo da deformacéo a porcentagem variavel de
ferro nas diversas secoes. E' sempre o modulo de rigidez E ] que
permite a comparacao entre a deformacdo media e a calculada.

3) A precisao dos defletometros nacionais para uso corrente,
quando novos, é mais ou menos a mesma que a dos defletdmetros
Zeiss e Huggenberger. Quanto a ensaios din&micos, nao trouxe aqui
resultados, porque temos ainda pequena experiencia. Acho muito
interessante a duvida levantada pelo eng. Marsillac sobre a resis-
téncia do aco a cargas instantaneas, mas, infelizmente, no momento,
nao tenho nenhum dado a fornecer.

4) Admito realmente que haja trechos em que se dé a passa-
gem do estadio I para o II, ndo havendo, porém, uma passagem
completa da estrutura.

5) O prof. Hollanda Lima pergunta ccmo se distinguir a de-
formacdao lenta da eldstica e da retragdo, nas medidas das deforma-
coes tctais a que faco referéncia.
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Na série de ensaios de que fiz mencao, o tempo da prova era
muito curto para se levar em conta a deformagdo lenta do concre-
to. Para a medida da deformacac lenta existe, entre outros apare-
lhos sébre os quais ndo tenho experiéncia, o deformémetro de
Whittmore - Huggenberger que permite a medida de deformagoes
durante um longo periodo de tempo. Como lembrou o prof. van
Langendonck, as deformacoes lentas se processam em meses e nao
em horas. O deformémetro mede os deslocamentos observados en-
tre dois pinos, que se encaixam na estrutura, e sdo protegidos das
intempéries, mas o aparelho fica, pode-se assim dizer, permanen-
temente no laboratério.

Espalham-se ésses pinos aos pares (o espagamento entre os
pinos de cada par é de 254 mm e a precisdo do aparelho é de
0.01 °/,,) nos pontos que se quer estudar. Periodicamente leva-se
o aparelho ao campo e fazem-se leituras.

Das discrepancias observadas, se obtém a medida da de-
formacde. Mas, ésse ndo € um tipo de ensaio comumente emprega-
do nas verificagoes de estruturas.

6) Realmente a Secao de Verificagoes de Estruturas do I.P.T.
tem uma série de observacoes interessantes sobre descimbramentos,
do qual ndo tratei porque o tema escolhido fora: “Divergéncia en-
tre cdlculo e realidade”. E' interessante chamar a atengao para o
mau funcionamento dos aparelhos de descimbramento, apesar de
ser uma questdo mais afeta & fase de execugdo. O eng. Pinto Lima
j& descimbrou uma estrutura a machado, porque as caixas de areia
ndo funcionaram. O mesmo sucedeu ao Prof. van Langendonck,
quando descimbrou um viaduto.

r

1\

Nunca me vi forcado a descimbrar uma estrutura a macha-
do, mas j& fui obrigado a fazé-lo com um esguicho d'agua. Quando
se abriram os orificios das caixas de areia, esta, estando molhada,
ndo escoou conforme antes se previra; a solucao unica encontrada
no momento fci a de se forcar a expulsao da areia por um jato
d'agua, introduzindo-se um esguicho comum nas aberturas das
caixas.

O eng. Pintc Lima lembra ainda, que as medidas observadas,
durante o contrdle do descimbramento, ndo servem para verifica-
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¢to do comportamentc estatico da obra. De fato. Em primeiro lu-
gar, as pecas estruturais principais nao estdo ainda com tédas as
suas ligacoes feitas. Em segundo lugar, a deformacdao lenta influi
sébre as flechas totais. Ha ainda os casos em que a estrutura por
influéncia da temperatura j& estd parcialmente carregada com o
seu proprio péso. O controle do descimbramento é uma operagao
que serve principalmente para a fase de descimbramento, para que
este cheque a bom térmo. Quanto a influéncia da temperatura, a
minha resposta serd a mesma a ser dada ao eng. F. Carneiro.

E' o que resumi em trabalho anterior :

“Cumpre notar que a influéncia perturbadora das
variacoes de temperatura tem especial importancia para
os ensaios das categorias A e C: tanto num caso como
noutro, € recomenddvel proteger os fios com cortica, pa-
ra poder admitir-se que todos éles estejam numa mesma
temperatura de variagao lenta e uniforme; se se quiser
conhecer o valor das deformagoes originadas, unicamen-
te, pelo descimbramento ou pela aplicagao da carga
crescente, far-se-& também um “ensaio de temperatura”.
Os ensaios de categoria B ou D, devido & sua curta du-
racdo e a possibilidade de se tomarem varias “origens”
parciais para as deformagdes, sdo, em geral, pouco in-
fluenciadas pelas perturbagoes estudadas no presente
capitulo e podem, na maioria dos casos prescindir de
precaugdes especiais a respeito da temperatura.” (2)

w

(1) e (2) — Eng. Paulo France Rocha — “Ensaios de Verificqg&o de Estruturas
suas possibilidades e limitagdes” — Boletim do D.E.R. — outubro de 1942.



