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RESUMO

Este trabalho inicia-se com os principais pontos que envolvem o projeto de obras de
pontes e viadutos, abordando métodos construtivos e comportamento estrutural de
alguns tipos de superestrutura; além de aspectos relacionados ao concreto
protendido. Ele serviu como base tedrica para o caso pratico abordado: andlise
estrutural do viaduto estaiado do BRT de Campinas. Foram determinados os
carregamentos atuantes na estrutura, bem como suas combina¢des. Em seguida, foi
feita a modelagem computacional do viaduto em programa de andlise estrutural por
elementos finitos, de onde foram obtidos esforcos e deslocamentos. Por meio do
Método da Anulacédo dos Deslocamentos, foram obtidas as forcas de protensdo nos
estais. Também foi feito o estudo da protensédo das vigas longarinas, definindo seu
tipo e as perdas previstas (imediatas e progressivas), bem como a verificacdo da
compressdo excessiva e obtencdo do momento hiperestatico de protenséo. Por fim,
foram analisadas algumas solucdes alternativas para o caso estudado, levando em

conta vantagens e desvantagens de cada uma.

Palavras-chave: viaduto estaiado; modelagem estrutural; concreto protendido.
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ABSTRACT

This study begins with the key points related to the design of bridges, including
construction methods and structural behavior for some types of superstructures; it also
includes some data related to prestressed concrete. It provided the theoretical basis
for the practical case in question: the structural analysis of the cable-stayed viaduct in
the BRT system in Campinas. The structural loads were defined, and their
combinations. Then, a FEM structural analysis program was used to make a
computational model of the bridge, from where stresses and displacements results
were obtained. Through the Displacement Cancellation Method, the prestressing
forces at the cables were measured. A study of the prestressed beams was also
performed, defining the type of prestress and the immediate and the progressive
losses, as well as the checking for the excessive compression and the prestressing
hyperstatic moment. Finally, some alternative solutions were analyzed, taking into

account the advantages and disadvantages of each one.

Keywords: cable-stayed bridge; structural modeling; prestressed concrete.
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|. INTRODUCAO

1. O projeto do BRT de Campinas-SP e o viaduto

O sistema BRT (Bus Rapid Transit, Transporte Rapido por Onibus) pode ser
definido como “uma modalidade de transporte publico viavel nas grandes cidades,
onde o Onibus tem sua efichcia maxima operacional. Este sistema operacional se
baseia na eliminacdo de todo e qualquer tipo de interferéncia possivel na via, como
veiculos de passeio, caminhdes, motos ou até mesmo outros veiculos coletivos que
nao fagcam parte do sistema” (REIS, LIMA, MACHADO, & FORMIGONI, 2013).

O BRT projetado para a cidade de Campinas-SP, popularmente chamado de
“‘Rapidao de Campinas”, tera trés corredores. Dois deles ligardo o Centro aos distritos
do Campo Grande e Ouro Verde, e estardo conectados por outro, o Corredor
Perimetral. O corredor que liga o Centro ao Distrito de Campo Grande tera 17,8
quildmetros de extenséo, passara pelo leito desativado do antigo VLT (Veiculo Leve
sobre Trilhos), seguird pela Avenida John Boyd Dunlop até o terminal Itajai. O
Corredor Ouro Verde tera 14,5 quildmetros. Da regido central, seguira pelas avenidas
Joao Jorge, Amoreiras, Ruy Rodriguez e Camucim até o Terminal Vida Nova. Por fim,
o Corredor Perimetral terd 4 quildmetros entre a Vila Aurocan e o Jardim Campos

Elisios.

O BRT ¢é a principal obra de mobilidade urbana dos ultimos 40 anos em
Campinas. Ira beneficiar diretamente 450 mil pessoas, residentes nos distritos do
Ouro Verde e Campo Grande (o que equivale a mais de um terco da populacao da
cidade). A Emdec (Empresa Municipal de Desenvolvimento de Campinas S/A),
responsavel pelo transporte publico na cidade, estima que os novos corredores
permitirdo uma reducao de até 30% no tempo das viagens.

A elaboracdo dos projetos executivos e a realizacdo das obras dos trés
corredores BRT foram divididas em quatro lotes. O Lote 1 compreende o trecho 1 do
Corredor Campo Grande — que € a ligacéo entre a regido central e a Vila Aurocan,
com extenséo de 4,3 km —, além de todo corredor perimetral, com 4,1 km. Inclui a
execucéao do viaduto estaiado sobre a Avenida Bar&o de Itapura e a pavimentagao do

corredor Perimetral trecho 1.2 (antiga ocupagao Joana d’Arc). O responséavel pelo Lote
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1 é o Consoércio Corredor BRT Campinas, formado pelas empresas Arvek, D. P.
Barros, Trail, Enpavi e Pentagono. O valor total do lote € R$ 88,9 milhdes.

Os trés corredores podem ser visualizados na Figura 1. Nela, destacam-se
os corredores Campo Grande (em vermelho), Ouro Verde (em azul) e Perimetral (em
laranja). O circulo em amarelo representa a localizacdo aproximada do viaduto
estaiado analisado neste trabalho, na extremidade norte do Corredor Campo Grande

e préximo ao Terminal Rodoviario de Campinas-SP.

Figura 1: Mapa com os corredores do BRT de Campinas-SP. A localiza¢do aproximada do viaduto
estaiado esta destacada pelo circulo em amarelo.
FONTE: (EMDEC - Empresa Municipal de Desenvolvimento de Campinas S/A)

Na Figura 2, é possivel visualizar com mais detalhe a regido onde foi prevista
a execucdo do viaduto. Nela, destaca-se em amarelo o local exato a ser ocupado pela
obra de arte especial, cortando a Avenida Bardo de Itapura e também a al¢a de saida

dos Terminais de Onibus Rodoviario e Metropolitano.
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Figura 2: Detalhe da regido onde foi prevista a execucéo do viaduto
Fonte: Website da Prefeitura de Campinas

Na Figura 3, tem-se uma representacdo tridimensional da obra, gerada
computacionalmente. Trata-se de um viaduto estaiado, com tabuleiro com
aproximadamente 108 metros de comprimento e 12,8 metros de largura, apoiado
sobre duas longarinas. Contard com duas faixas de rolamento e dois passeios
operacionais de cada lado, destinados a manutencdo dos veiculos do BRT. Ser&a
sustentado por dois planos de estais inclinados em arranjo “semi-harpa”, cada um com
dezoito estais, dispostos simetricamente em relacdo ao mastro, ao longo do tabuleiro.
O tabuleiro serd composto por dois vaos de aproximadamente 50 metros, com apoio
principal formado por dois pilares de altura aproximada de 40 metros.

Na Figura 4, pode-se ver uma imagem do viaduto durante sua constru¢do. A
obra iniciou em novembro de 2018, com término previsto para o final de junho de 2019.
O consorcio que ganhou a licitacdo para as obras do Lote 1 contratou a empresa de
projetos Outec Engenharia para desenvolver o projeto estrutural do viaduto.
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Figura 3: Representacao tridimensional da obra
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia

Figura 4: Viaduto sendo construido, em abril de 2019
Fonte: (Prefeitura de Campinas, 2019)
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2. Objetivos

Este trabalho apresenta dois objetivos principais. O primeiro € consolidar o
conhecimento tedrico adquirido ao longo da graduacdo nas disciplinas ligadas a
engenharia de estruturas e geotécnica. Sera dado um enfoque especial aquelas que
versam sobre os diversos sistemas estruturais de pontes e viadutos; o seu projeto e a

interacdo deste com os métodos construtivos.

O segundo objetivo € permitir que este conhecimento possa ser aplicado em um
caso real: a andlise estrutural do viaduto estaiado em Campinas-SP. O trabalho
envolvera varias etapas comuns ao trabalho do engenheiro projetista de estruturas,
como a analise do método construtivo, pré-dimensionamento, determinacdo das
acOes e esforcos solicitantes sobre os elementos estruturais. Deste modo, ao longo
de seu desenvolvimento, serd possivel vivenciar também parte da experiéncia de

projeto, unindo o conhecimento tedrico adquirido a pratica da engenharia.
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3. Metodologia

O trabalho sera dividido em duas partes principais: Revisdo Bibliografica e Estudo
de Caso. Na Revisédo Bibliografica, sera repassada a teoria dos principais temas
abordados no trabalho, recorrendo ndo sé ao conhecimento adquirido ao longo da
graduacdo, como também a busca de informacdo em diversas obras que compdem a

literatura cientifica relacionada a estes assuntos.

No estudo dos sistemas estruturais, sera feita a analise de alguns métodos
construtivos de pontes e viadutos, além do comportamento estrutural de alguns tipos
de superestrutura. Serao revistos alguns conceitos em concreto armado e protendido,
como: a obtencéo de esforgos solicitantes para uma dada sec¢éo de viga; o principio
de funcionamento da protensdo e as vantagens que ela apresenta; e o calculo das
perdas na protensédo, tema de suma importancia quando se trabalha com estruturas
protendidas — como a obra analisada neste trabalho. Por fim, contemplando a area da
engenharia geotécnica, serdo repassados conceitos sobre fundag¢des, com
apresentacao e analise dos diversos tipos existentes, tanto de funda¢des rasas como

profundas.

Ja no Estudo de Caso, dados gerais para o projeto (como projeto geométrico,
implantacdo, método construtivo, etc.) servirdo de ponto de partida para o trabalho.
Serdo determinadas as acdes sobre a estrutura e suas diversas combinacfes, de
modo a obter, por meio de modelagem com auxilio de ferramenta computacional de
analise estrutural, as forcas nos estais e os esforcos solicitantes em diversas fases
(logo apds a fase construtiva e no “tempo infinito”). Por fim, serdo propostas solucdes
alternativas para essa obra, discutindo suas vantagens e desvantagens quando
comparadas entre si e com a solucdo adotada no caso concreto (ponte estaiada

construida sobre cimbramento fixo).
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Il. REVISAO BIBLIOGRAFICA

4. Classificagéo das pontes segundo o método construtivo

4.1. Breve historico

A construcéo de pontes acompanha a histéria humana desde a Antiguidade.
O aprimoramento dos materiais, formas de concepcéo e dos métodos executivos ao
longo do tempo constitui uma histéria muito rica e diversificada, de modo que o intuito
deste tépico é apresentar um panorama geral da evolugéo deste tipo de construcao,
ilustrado com algumas obras e fatos histéricos que marcaram o desenvolvimento

desse tipo de estrutura.

As primeiras civilizagfes que se desafiaram a construcdo de grandes pontes
o faziam com o uso de materiais naturais, como madeira e blocos de rocha. Segundo
o professor Fritz Leonhardt, os chineses, ainda antes de Cristo, venciam vaos de mais
de 18 metros utilizando vigas de granito. No entanto, o método que possibilitou o
florescimento das primeiras grandes obras duraveis foi a ponte em arco. Dessa forma
foi erguida, por volta de 1450 a.C., a primeira ponte que se tem noticia, e que existe

até hoje: a ponte micénica de Arkadiko, na regido do Peloponeso, atualmente Grécia.

Figura 5: Ponte de Arkadiko, na Grécia.
Fonte: (SBC Trans - Mobilidade Urbana, 2014)

Neste sistema estrutural, todos os elementos séo solicitados a compressao,
condicao ideal para as constru¢cdes em pedra, que resistem bem a esse esforgco. A

ponte de Caravan, na Turquia, € a mais antiga ponte em arco do mundo, erguida por
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volta de 860 a.C. Ja os romanos desenvolveram essa tecnologia de forma notavel,
com obras em arco semicircular com até 30 metros de vao, como a Pont du Gard
(Figura 38, pagina 61), a Ponte dos Anjos sobre o rio Tiber e a Ponte Pietra, em
Verona. Na Idade Média, houve a diversificacdo dos arcos de suporte, que passaram
a incluir arcos ogivais, nao so6 mais elegantes, como também mais seguros e faceis
de construir. As pontes perderam o classico formato semicircular utilizado pelos
romanos e passaram a ser mais abatidas, possibilitando vencer vaos maiores, que
podiam chegar a 50 metros. Algumas dessas obras séo atra¢des turisticas até os dias

atuais, como a Ponte Scaligero, em Verona, construida em 1354.

No final do século XVIII, com a Revoluc¢éo Industrial, o ferro fundido desponta
como novo material disponivel para as constru¢cdes e com potencial para substituir a
pedra — primeiramente nas pontes em arco, em seguida possibilitando a construcao
de pontes em viga. Assim, a ponte de Coalbrookdale, construida em 1779, na
Inglaterra, foi a primeira ponte de todos os tempos construida em ferro fundido (Figura
6). Consistia de cinco arcos circulares feitos de ferro fundido, divididos ao meio,
vencendo um vao de 30,6 metros e completando a extensédo total da ponte, de 60
metros. Cada arco pesava cinco toneladas, de modo que na fundi¢cdo eram produzidas
2,5 toneladas de ferro fundido por vez. As pecas eram entdo transportadas por via
fluvial e montadas no local da obra.

Figura 6: Ponte de Coalbrookdale, primeira ponte em ferro fundido do mundo
Fonte: (LINDENBERG NETO, Ponte de Coalbrookdale, 2006)

O ineditismo dessa obra levou a adoc¢éo de alto coeficiente de seguranca, que
com o tempo mostrou-se exagerado, mas que se justifica pelo desconhecimento das
propriedades fisicas do ferro fundido na época. Vale citar que os projetistas Darcy e
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Prichard se equivocaram ao imaginar que o empuxo provocado pela ponte metalica
no solo seria menor que o empuxo provocado caso ela fosse concebida em rocha, de
forma proporcional a relacdo entre os pesos de cada estrutura. No entanto, devido as
caracteristicas do material, pontes de ferro geram esfor¢cos horizontais muito menores
que pontes de pedra, de modo que os aterros nao sofreram a solicitagdo de
compressao a que estavam projetados e por isso realizaram um pequeno movimento

no sentido da ponte, elevando o cume do arco e prejudicando a estrutura (Figura 7).

Figura 7: Movimento dos taludes e aterros
Fonte: (LINDENBERG NETO, Ponte de Coalbrookdale, 2006)

Logo apos as pontes em arco metélico, comecaram a surgir novas formas de
conceber as estruturas, como pontes pénseis e pontes em trelica. Com o surgimento
das ferrovias, passaram a ser necessarias pontes que suportassem cargas cada vez
mais elevadas. Um marco nesse tipo de construcao foi a ponte Forth Rail, ligando as
cidades escocesas de Edimburgo e Fife — a mais longa ponte em balanco do mundo
para transporte ferroviario. Foi construida entre 1883 e 1890, inteiramente de aco,

material cujas medidas de qualidade e resisténcia ndo podiam ser previstas a época.

Era composta por dois vaos principais de 521 metros, com dois vaos de 207
metros em cada extremidade. Cada véao principal era constituido por dois vaos em
balanco que suportavam uma trelica central de 106 metros. Por fim, ligando cada
extremidade da ponte as margens do rio esta uma série de trelicas, espacadas a cada
51 metros. Apesar de o uso dos balangos na construgdo pontes ndo ser uma ideia
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inovadora para a época, seu projeto atingiu um nivel de sofisticacdo consideravel, ao
incluir célculos para a incidéncia das forgcas de montagem, provisdes para custos
futuros com manutencao, célculos de pressdo do vento e os efeitos de variacdo de
temperatura na estrutura. (SILVER, MCLEAN, & EVANS, 2003).

Figura 8: Ponte Forth Ralil, localizada na regido de Queensferry, Escocia
Fonte: (LINDENBERG NETO, Ponte Firth or Forth, 2006)

A partir do século XX, comecaram a surgir as primeiras pontes em concreto.
Assim como ocorreu com o ferro fundido, as primeiras pontes com este material
consistiam de arcos tri-articulados, em que 0 concreto substituia a pedra.
Concomitantemente ao avan¢o na construgdo dessas pontes em arco, a primeira
metade do século passado assistiu ao surgimento das pontes em viga e pontes em
pértico com este material. Em 1930, o Brasil entrou para a histéria com a primeira obra
em concreto armado moldado in loco segundo o método dos balangos sucessivos: a
ponte sobre o Rio do Peixe, em Santa Catarina, com vao de 68 metros (Figura 9). Ela
ruiu gragas a uma enchente histérica que atingiu o estado catarinense em 1983, 53
anos apos sua construcdo. Apesar de ndo apresentar nenhuma patologia crbnica até
ser atingida pela enchente, o que a fez ruir foi o solapamento das margens do rio, que
afetou as fundac6es instaladas nas cabeceiras da ponte.
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Figura 9: Construgdo da Ponte sobre o Rio do Peixe
Fonte: (SANTOS)

As pontes em concreto protendido surgiram por volta de 1938, porém seu
desenvolvimento foi interrompido pela Segunda Guerra Mundial. Logo apds 1948, o
concreto protendido conquistou a construcdo de pontes, quando comecaram a ser
construidas vigas de concreto protendido com vaos de até 230 metros (LEONHARDT,
1979). No Brasil, a primeira ponte construida com esta tecnologia foi a Ponte do

Galedo, em 1949 (Figura 40, pagina 64).

Aproximadamente no mesmo periodo, um notavel acidente marcou a historia
da engenharia de pontes: o colapso da Ponte Tacoma Narrows (Figura 10), em 7 de
novembro de 1940. Esta era uma ponte pénsil (nome dado as pontes suspensas,
sustentadas verticalmente por cabos ou tirantes) com 1600 metros de extenséo,
situada no estado de Washington, EUA. No dia de sua ruina, fortes rajadas de vento
com até 64 km/h atingiram a ponte, que comecou a oscilar por volta das 10 horas da
manha. Com uma frequéncia de oscilacdo que chegou a 36 ciclos por minuto e
amplitude de 90 cm, ela ruiu aproximadamente uma hora depois. Por muito tempo,
considerou-se que esse acidente foi causado exclusivamente pelo fenbmeno da
ressonancia, que teria aumentado a oscilacdo da estrutura até um valor superior ao
maximo suportavel por ela. No entanto, além da ressonancia, a pouca rigidez
transversal e a tor¢cdo da estrutura propiciou uma grande variacdo na tensdo dos
cabos, que ndo resistiram e romperam. Este fato levou a uma maior preocupagao com
as solicitagbes horizontais sobre as pontes, bem como a busca por maior rigidez a

torcdo para essas estruturas.
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Figura 10: Colapso da Ponte Tacoma Narrows, nos EUA
Fonte: (FERREIRA JUNIOR)

O surgimento da ponte estaiada sanou os principais problemas das pontes
pénseis, inclusive os que levaram ao colapso da Ponte Tacoma Narrows. A ideia de
se construir pontes estaiadas nao € algo contemporaneo: Leonardo Da Vinci havia
idealizado um sistema muito semelhante a este. No entanto, as restricbes impostas

pelos materiais da época limitavam a execucao desse tipo de estrutura.

A primeira ponte estaiada foi projetada pelo carpinteiro alemé&o Loéscher, em
1784, e tinha 32 metros de vao. A segunda, sobre o rio Tweed, na Escécia, contava
com 80 metros — esta, porém, nao resistiu a forca dos ventos e colapsou. Esse fato
levou muitos engenheiros a considerar as pontes pénseis mais confiaveis. Em 1938,
o engenheiro aleméao F. Dischinger verificou que a rigidez e a seguranca das pontes
estaiadas poderiam ser consideravelmente aumentadas com o uso de fios de alta
resisténcia, o que permite altas tensbes nos estais. Porém, foi s6 em 1967, na
Alemanha, que o engenheiro H. Homberg pds em pratica uma solu¢cdo mais proxima
da que é emprega e mais aceita nos dias de hoje, na constru¢céo da Ponte Friederich
Ebert.

Hoje, as pontes estaiadas permitem a construcao de obras com comprimentos
inimaginaveis em décadas passadas. Um exemplo € a ponte que conecta as trés
principais cidades costeiras no sul da China - Hong Kong, Macau e Zhuhai (Figura

11). Incluindo as estradas de acesso, ela conta com 55 km de extensao e ostenta o
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titulo de maior ponte maritima do mundo. Projetada para resistir a terremotos e tufdes,
foi construida usando 400 mil toneladas de ago. Cerca de 30 km do seu comprimento
total atravessa o mar do delta do Rio das Pérolas. Para permitir a passagem de navios,
um trecho de 6,7 km mergulha em um tunel submarino que passa entre duas ilhas

artificiais.

Figura 11: Ponte de Hong Kong-Macau-Zhuhai, maior ponte maritima do mundo
Fonte: (BBC News, 2018)

Em resumo, a evolucao na construcdo de pontes é resultado de um processo
histérico que envolveu varias civilizagdes ao longo da histéria. Esse desenvolvimento
permitiu ao ser humano grandes realizagbes, com a construgcdo de obras que
representaram verdadeiros marcos da engenharia e do conhecimento humano. Nos
proximos itens segue uma breve explicacdo dos métodos construtivos para pontes e

viadutos mais utilizados atualmente.

4.2. Pontes moldadas in loco sobre cimbramento

As pontes moldadas in loco podem ser feitas sobre cimbramento — nome
dado a estrutura que suporta as formas —, seja fixo ou mével. O cimbramento fixo é
aquele que deve ser desmontado apds sua utilizacdo, podendo ou néo ser reutilizado
em outras partes da ponte. Ja o mével possui dispositivos que permitem que ele se
deslogue, sem a necessidade de ser desmontado, apés a desmoldagem de um
segmento ou tramo da ponte.

Em se tratando de pontes de concreto, 0 método construtivo com moldagem

in loco sobre cimbramento fixo € o mais antigo e tradicional (Figura 12). Nele, a ponte
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é concretada em seu local definitivo, sobre escoramento, o qual so é retirado apos ela
ter adquirido resisténcia suficiente para sustentar seu peso proprio e demais
carregamentos. O cimbramento deve ser projetado para suportar o peso do concreto
fresco e das sobrecargas provenientes de pessoas e equipamentos utilizados durante

a construcdo. Por esta razao, € comum o emprego de fundacdes provisorias para ele.

i
-l

Figura 12: Rodovia S69 Bielsko Biata - Zywiec — Zwardon, Polonia, construida sobre cimbramento
fixo.
Fonte: (UIma Group)

Antigamente, o cimbramento empregado na construcdo civil era quase que
exclusivamente de madeira. Hoje, o metalico ganha cada vez mais espaco, existindo

firmas especializadas na locacdo e montagem dos escoramentos.

Este é o método construtivo adotado para o caso pratico estudado neste
trabalho. O viaduto em questdo foi projetado para ser todo concretado sobre
cimbramento fixo metélico. Apés a protenséo interna das vigas longarinas, os estais
sdo locados e protendidos. ApGs isso, o cimbramento pode ser retirado. Os detalhes
relativos a conceituacdo e ao comportamento estrutural das obras estaiadas serao

melhor discutidos no item “4.6 — Pontes estaiadas”.

J& as pontes moldadas in loco sobre cimbramento movel sdo concretadas por
fases, seja por tramos completos ou por trechos que tenham condi¢cdes de
autossustentacdo apos a desforma. Uma vez que o concreto tenha adquirido a
resisténcia necessaria, o cimbramento € deslocado para concretagem do trecho
seguinte, e assim sucessivamente. Por essa razéo, o uso de cimbramento movel s6 é
indicado quando a ponte possuir trés ou mais vaos, preferencialmente iguais e de

secao transversal constante.
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Esse método pode ser executado com apoios intermediarios (que partem do
solo) ou nédo (utilizando o chamado “cimbramento aéreo”, com uso de trelica metalica
gue se apoia nos pilares da ponte). Este € mais utilizado, pois muitas vezes o terreno
€ muito acidentado, o0 solo € pouco resistente e/ou o nivel da ponte estd muito acima

do nivel do terreno, impossibilitando o uso de apoios intermediérios.

Figura 13: Exemplo de execugé&o de ponte sobre cimbramento moével sem apoios intermediarios
Fonte: (Portal Badra, 2013)

4.3. Pontes em vigas pré-moldadas de concreto protendido

Neste processo, as vigas ja concretadas sado transportadas e dispostas em
sua posicao final, de modo que a ponte € construida por um processo de “montagem”.
Uma das grandes vantagens desse sistema € que ele dispensa cimbramento, pois em
geral as vigas tém comprimento suficiente para vencer os vaos da ponte. Isso reduz
custos com o material para escoramento e mao de obra para sua montagem. Uma
vez posicionados, os elementos pré-moldados sao unidos por concreto moldado in
loco e protendidos transversalmente. Além disso, ha redugéo de custo com as férmas,
pois 0 uso do método convencional exigiria sua utilizacao ao longo de toda extenséo

da ponte, 0 que ndo é necessario neste tipo de solucao.

Para reduzir o peso dos elementos pré-moldados, as lajes sdo concretadas
no local, com suas férmas apoiadas nas vigas. Ja estas podem ser concretadas em
fabricas ou em instalacbes no canteiro adequadas para este fim. O processo de
transporte e/ou icamento das vigas merece cuidados especiais no projeto. Os pontos
de pega devem estar acima do centro geométrico da secao transversal, para evitar

gue a viga se desestabilize e tombe durante o icamento.
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Um dos grandes condicionantes deste tipo de solugcdo construtiva sdo 0s
equipamentos utilizados para transporte e icamento das vigas, pois suportam até um
determinado limite de peso. Caso sejam utilizados dois guindastes ou trelica para
lancamento, € aplicada pontualmente, em cada um dos pontos de pega, uma forca
vertical para cima de mddulo igual a metade do peso da viga. Para suportar o esfor¢o
vertical proveniente desta alta carga concentrada, € utilizada localmente a armadura

de suspensao.

Ja se for utilizado um dnico guindaste, o angulo que os cabos fazem com a
horizontal deve ser maior ou igual a 60°, uma vez que neste caso 0 icamento acarreta

esforco horizontal que pode levar a compressdo exagerada da viga e,

consequentemente, a sua flambagem (Figura 14).

Figura 14: Icamento de viga pré-moldada para execuc¢édo de ponte
Fonte: (CARVALHO, 2019)

Como dito anteriormente, também € possivel utilizar segmentos pré-moldados
de ponte empurrados com trelica metdlica, técnica chamada de “langamentos
progressivos”. Assim como ocorre nas obras moldadas in loco, o uso de trelica se
justifica quando a obra apresenta repetibilidade e a distancia a ser vencida entre os
pilares néo varia significativamente. Vaos regulares simplificam o projeto, pois neste
caso as interrupcdes de lancamento e 0s momentos fletores maximos sao constantes.
Para obras com vaos maiores que 50 metros, recomenda-se utilizar pilares
provisorios, em estrutura metélica ou concreto armado. Caso tenha altura superior a
40 metros, o uso de pilar provisério pré-moldado é viavel e vantajoso, pois pode ser
reaproveitado.
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A trelica possui um bico metélico para se apoiar no pilar seguinte. Devido ao
seu peso, o deslocamento vertical para baixo causado pelo balanco antes de alcancar
o pilar faz com que frequentemente ela ndo chegue até ele no nivel desejado. Por
isso, suas pontas inferiores séo ligeiramente curvadas para cima, para que possam
“subir’ nos pilares durante o deslizamento. Elas também possuem um encurvamento
para dentro, para que o bico se encaixe com perfeicdo nas guias laterais dos pilares.
Essas guias sdo importantes para controlar o movimento lateral da estrutura, evitando
seu tombamento. Na ocorréncia de qualquer desvio, macacos hidraulicos sao

utilizados para corrigir o deslocamento lateral.

Outro cuidado que deve ser tomado ao optar por esse método diz respeito a
resisténcia dos pilares as forcas horizontais de atrito durante a passagem da trelica,
gue tendem a empurra-los para frente. Por este motivo, utilizam-se apoios de aco
inoxidavel, com baixo coeficiente de atrito, e que devem ter sua altura rigorosamente
controlada, com desnivelamento maximo de 2 milimetros. Quando o deslocamento
termina e as vigas estdo em sua posicao final, macacos hidraulicos levantam em
alguns centimetros a superestrutura, simultaneamente, de dois em dois pilares, para
gue estes apoios sejam retirados. Os esfor¢os horizontais sobre os pilares devem ser
previstos no projeto, além de ser recomendavel o acompanhamento dos seus
deslocamentos durante a constru¢cdo e, se necessario, sua imobilizagdo com
cordoalhas de aco, por exemplo. No caso em que a execucao e lancamento das vigas
é feita a partir de uma base mais alta, sdo necessarios cuidados especiais para a

frenagem dos segmentos.

O método dos langcamentos progressivos também pode ser utilizado em
pontes curvas, desde que o raio de curvatura seja constante, pois isso garante a
regularidade da férma em que os segmentos pré-moldados serdo fabricados. Por
outro lado, nos casos em que o comprimento da ponte € muito grande e ela possui
muitos vaos, sua montagem com langamentos progressivos pode ser muito lenta para
0S maiores vaos, pois a velocidade de deslocamento da trelica varia de 3 a 6 metros
por hora. Isso justifica o uso de cimbramento mével e cura térmica para realizar a
protensdo dos elementos com 24 horas ap0s a concretagem, resultando em um
processo em geral mais vantajoso que a utilizacdo de elementos pré-moldados. No
entanto, esta solugcdo ainda mantém algumas caracteristicas da construgdo com pré-

moldados, como a execucéo da laje in loco apoiada nas vigas ja executadas.
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4.4. Pontes mistas em concreto e aco

As pontes mistas em concreto e aco sdo muito semelhantes as pontes em
vigas pré-moldadas de concreto protendido. Ambas sdo associadas a pontes em
grelha e possuem métodos de lancamento em comum, mas com a diferenca de que
nessa solugcdo as vigas longarinas sdo em perfil metalico estrutural, o que traz

significativas consequéncias ao resultado final do projeto.

Figura 15: Ponte mista
Fonte: (FERRAZ, 2009)

A primeira diferenca que se pode destacar entre as duas solucdes é a rapidez
na execucao. As vigas metalicas, de modo geral, sdo fabricadas em menor tempo se
comparadas as vigas em concreto protendido, uma vez que o concreto exige tempo
de cura para a realizacdo da protenséo. A velocidade de execucao da obra como um
todo e sua viabilidade, entretanto, estdo intimamente ligadas as condicbes de
transporte dos elementos metalicos, ou seja, a distancia entre o canteiro de obras e a

fabrica de perfis e ao acesso ao local da obra.

Essa agilidade na execucédo da obra de arte, entretanto, tem um custo. Nos
dias atuais, dificilmente esta solucao serda economicamente mais viavel que a solucao
em vigas pré-moldadas de concreto protendido; porém, ela se destaca nas situacdes

em que o prazo de execucdo tem grande relevancia nas tomadas de deciséo.

Quanto aos esforgos solicitantes, também ha consideracdes interessantes. No
caso da utilizacdo de vigas metalicas, durante seu lancamento elas trabalham como
vigas bi apoiadas; mas logo apoOs esta etapa, costuma-se fazer uma ligacdo de
continuidade entre elas, para depois concretar a laje e instalar os dispositivos
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rodoviarios. Isso faz com que, para esses carregamentos permanentes e para a carga
horizontal, a viga trabalhe como uma laje continua — o que otimiza a distribuicdo de

momentos e, consequentemente, o dimensionamento.

Para tal, durante a fase construtiva, enquanto as vigas estéo bi apoiadas, séo
utilizados aparelhos de apoio provisérios. Assim que a ligacao de continuidade é feita,
deve-se fazer a troca dos aparelhos, de modo que cada travessa possua apenas um,
que pode ser elastomérico ou metélico — um estudo dos deslocamentos se faz

necessario para a escolha da tipologia mais adequada.
Nesta solugdo, as transversinas costumam ser feitas em trelicas metélicas.

Por fim, um cuidado que esta solucdo exige diz respeito a durabilidade dos
elementos metalicos, que esta estreitamente ligada a sua corrosdo. Pontes mistas em
aco e concreto exigem manutencao frequente da pintura das vigas longarinas e das
trelicas das transversinas. Uma alternativa a este cuidado, ja amplamente utilizada no
mercado, é o uso de aco patinavel nos elementos, o qual possui elementos de liga —
como cobre, cromo e vanadio, entre outros — que, por meio de um processo complexo
de reacdo quimica em contato com a atmosfera, desenvolve naturalmente uma patina

protetora.

4.5. Pontes em consolos sucessivos

O método dos consolos (ou balancos) sucessivos consiste em uma técnica de
construcdo que apresenta vantagens importantes quando comparado as anteriores.
Ele € muito utilizado, por exemplo, quando a regido sob a obra imp&e limitacdes que
impedem o uso de cimbramento (por exemplo, uma ponte que cruza um rio ou um
viaduto que cruza uma via movimentada, a qual ndo permite que seu trafego seja
paralisado durante a construcdo). Também se apresenta como alternativa em relacéo
a ponte em vigas pré-moldadas, nos casos em que o vao desta € limitado pela
dificuldade de erguer as vigas até a posicao final (devido a grande altura dos pilares,

por exemplo).

Para obras com vaos de até 60 metros, as pontes cimbradas costumam ser
mais viaveis. No entanto, para obras com vaos acima de 80 a 100 metros, o balanco

sucessivo se mostra uma solucao interessante — permitindo inclusive a construcéo de
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vaos que podem chegar a 300 metros. Isto geralmente torna essa opcao mais
econdmica para obras desse tipo, porque dispensa a necessidade de se construir
pilares com espacamentos menores, que seriam necessarios caso fosse utilizado
algum dos métodos construtivos anteriores. Esse método pode ser utilizado tanto para
obras moldadas in loco como também para aquelas que utilizam concreto pré-

moldado.

Nas obras moldadas in loco, a estrutura é concretada por etapas, a partir dos
pilares, e a parcela construida a cada etapa recebe o nome de aduela, que geralmente
tem de 3 a 6 metros de comprimento e pesa entre 100 e 200 toneladas. O
equipamento para execucao chama-se carro de avanco (Figura 16), e € composto por:
trelicas que transferem o peso da concretagem para a estrutura ja pronta; tirantes para
pendurar o escoramento nas trelicas; forma do fundo e das laterais da aduela; trilhos
e rodas para movimentacao; e plataformas de acesso para os trabalhadores. H& no
mercado diferentes modelos disponiveis, que se diferenciam em funcédo da carga e
das dimensbes das aduelas, com diferentes métodos de avanco (manual ou

hidraulico), e também muitas solucdes diferentes para as férmas.

Figura 16: Carro de avanco para ponte construida em consolos sucessivos
Fonte: (Ulma Group)

A sequéncia executiva se inicia a partir da aduela de disparo, em cima do pilar
(em cinza, na Figura 17) - quando € prevista uma articulacéo no pilar, para evitar que
a estrutura fique hipostatica durante sua construgdo, utilizam-se pilares provisorios
adjacentes a ele. Com o carro de avanco preso a aduela de disparo, concreta-se a
primeira aduela, nas duas direcdes. Aguarda-se a protensao e posterior liberagao para
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avancar. O carro de avanco é movimentado atraveés de rodas sobre os trilhos até a
posicdo para a execucdo da 22 aduela, onde ficard preso através de furos ja pré-
determinados na 12 aduela. Para a movimentacéo € necessario que as férmas laterais
e de fundo sejam afastadas das paredes. A movimentacdo manual é feita com a ajuda
de tirfors. E fundamental que sempre se tenha um contrapeso para manter a estrutura
em equilibrio durante todas as fases da construcao. O ciclo tipico para concretagem

tem duracao de aproximadamente uma semana.

As aduelas das extremidades da ponte sdo concretadas ao final da obra,
sobre cimbramento. Para evitar que o0s pontos da extremidade se desloquem na
vertical & medida que a ponte esteja sujeita a carregamentos verticais, € necessario
gue na ultima aduela de cada extremidade esteja previsto um contrapeso ou que elas

sejam fixadas no solo com o uso de tirantes.
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Figura 17: Esquema de ponte em consolos sucessivos
Fonte: (Blog SH, 2015)

Devido ao elevado peso do carro de avanco e o fato de ele ficar em balanco
durante a fase construtiva, esta se torna a situacao critica com relacao as solicitacdes

recebidas pela estrutura.

O diagrama de momentos fletores ao fim da obra é obtido pela “soma” dos
diagramas relativos aos varios carregamentos aos quais a estrutura € submetida, e o
sistema estrutural depende da configuracéo da ponte no momento em que ela recebe
estes carregamentos. Por exemplo, seja o diagrama de momentos M, , relativo ao
peso proprio da ponte, excluidos guarda-rodas e pavimentacdo. De forma
simplificada, € possivel obté-lo como uma combinagéo de dois diagramas: M., que
€ o momento fletor ao final da construcdo do tabuleiro pelo método dos balangos
sucessivos; e My, que € o0 momento da viga continua caso a superestrutura fosse
moldada sobre cimbramento em uma Unica etapa. O diagrama resultante € obtido por

meio da expressao:
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Mg,t = Mg’to . e_A(p + MVC . (1 - e_A(p)

Em que Ag é a variacdo do coeficiente de fluéncia entre os instantes inicial
(to, logo apGs a concretagem) e o instante analisado (t). Na préatica, o diagrama
resultante M, € um “meio termo” entre os dois diagramas, apresentando momentos

maiores que o diagrama My e menores que o diagrama M, ., (Figura 18).

Wi

Figura 18: Diagramas de momentos fletores para ponte construida em balangos sucessivos
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos

Pavimento e guarda-rodas sao executados sobre a estrutura pronta, de modo
que o diagrama Mg, corresponde a estas cargas atuando sobre a viga continua.
Também sobre a viga continua incidem momentos fletores relativos as cargas
acidentais (M, , — obtido por meio do posicionamento do trem-tipo sobre a linha de
influéncia), ao momento hiperestatico de protenséo (M) e a combinagao de efeitos
de fluéncia do concreto, retracdo do concreto e variacdo térmica (geralmente
expressos em termos de uma variagdo de temperatura equivalente, Mure,). O
momento hiperestatico de protensdo consiste em um esforco adicional que incide
sobre a viga hiperestatica protendida, devido a curvatura dos cabos protendidos ao
longo de seu comprimento. Os cabos curvos protendidos alteram a parcela do

carregamento externo que vai para cada apoio; essa variagdo da origem ao My,,.

Sobre a viga continua deve ser obtido outro diagrama, que representa a
retirada do carro de avanco apds a concretagem das aduelas de fechamento e
cimbradas. Esforgos verticais equivalentes ao peso do carro de avanc¢o sao dispostos
nas aduelas das extremidades dos balancos para contabilizar o alivio que sua retirada
provoca na estrutura (ver Figura 19). Do mesmo modo, € preciso considerar a retirada
dos pilares provisorios que apoiam a aduela de disparo até a finalizacdo da estrutura,

lembrando que se os pilares tiverem produtos de rigidez (EA) muito distintos, isso
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altera o caminho percorrido pelas cargas e, consequentemente, o diagrama que

resulta de sua retirada.

Retirada dos
l l pilares provisodrios

Retirada do
carro de avango

Figura 19: Introducao de cargas para contabilizar a retirada do carro de avanco e dos pilares
provisérios ap0s a execucao da estrutura
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos

A necessidade de se considerar os efeitos de todos esses fatores para obter
a envoltéria de momentos fletores da estrutura mostra que o método construtivo esta
intrinsecamente relacionado ao modelo estrutural e por isso deve ser sempre

considerado durante o projeto, em todas as suas fases.

Outro problema de extrema importancia nas obras em balan¢o sucessivo esta
relacionado ao controle de flechas, uma vez que € preciso garantir que no meio do
vao os dois balangos se encontrem no mesmo nivel (para concretagem da Ultima
aduela), e este deve ser compativel com o greide definido no projeto geométrico
(Figura 20). Como é sabido, toda estrutura em balanco esta sujeita a deslocamentos
devido aos esforcos que nela atuam (por exemplo, 0 Sseu peso proprio e as cargas
pontuais aplicadas sobre ela). No entanto, como as obras em consolos sucessivos
sao feitas por fases, os deslocamentos devem ser controlados a cada nova aduela.

Figura 20: Encontro dos dois balancos na obra do Viaduto das Valquirias, em Jundiai-SP
Fonte: (Tribuna de Jundiai, 2018)
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A primeira aduela, ao ser concretada, sofrer4 deslocamento devido ao seu
preso proprio, ;4. Ao ser concretada a segunda aduela, esta sofrera o deslocamento
devido a sua concretagem (8,,), assim como a primeira aduela (5,,). Na concretagem
da terceira aduela, esta sofrera deslocamento devido a sua concretagem (d53), € as
aduelas 1 e 2 também (5,5 e d,3, respectivamente). Assim, se o balanco possui n
aduelas, o deslocamento total para a aduela k é dado por §, = Yy Ok, € €sse
deslocamento previsto deve ser compensado durante a execugao, por meio de
contraflechas. E preciso lembrar que o balanco utilizado para calcular cada uma das
contraflechas deve levar em conta 0 peso da viga que esta sendo concretada
(distribuido sobre ela); o peso da trelica que sustenta o sistema de férmas, aplicado
sobre a aduela imediatamente anterior (jA concretada), na qual ela se apoia; e a
protensdo da aduela concretada, tanto interna como externa (no caso de obras

estaiadas).

E preciso considerar também que a propria trelica utilizada na execucdo das
aduelas se deforma durante a concretagem. Para calcular sua rigidez, utiliza-se o
deslocamento observado da primeira aduela devido a sua concretagem. Uma vez que
essa aduela praticamente ndo se deforma devido ao seu peso, supbe-se que 0
deslocamento medido se deve a deformacao da trelica, permitindo assim estimar sua
rigidez.

7

Por fim, é necessario lembrar que o médulo de elasticidade do concreto
produzido na obra pode diferir significativamente do mdédulo previsto em projeto. Ao
longo da construcdo devem ser feitos ensaios para medir o moédulo de elasticidade
gue o concreto da obra de fato apresenta, e essa informacao deve ser utilizada para
retroalimentar o projeto, fazendo-se as mudancas necessarias caso esse valor difira

de modo significativo do valor previsto inicialmente.
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4.6. Pontes estaiadas

A ponte estaiada é um tipo de ponte sustentada por cabos (chamados estais)
que partem de grandes pilares (chamados mastros) e se conectam a uma base
suspensa, o tabuleiro, que normalmente apresenta se¢édo constante. Atualmente sédo
a alternativa mais moderna e viavel para vencer grandes vaos (preferencialmente 150
a 200 metros), tanto em obras rodoviarias, como ferroviarias (Figura 21). Também é
comum seu emprego sobre rios ou canais em que ha a necessidade de espaco para

a passagem de embarcac0des (Figura 22).
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Figura 21: Viaduto da Linha 13 da CPTM, em Guarulhos-SP, maior viaduto ferroviario estaiado em
curva do mundo
(Mobilidade Sampa, 2018)
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Figura 22: Ponte estaiada que liga os municipios de Aracaju-SE e Barra dos Coqueiros-SE
Fonte: (PRANDI)

As primeiras pontes estaiadas apresentavam poucos cabos muito espacados
entre si, 0 que requeria tabuleiros com maior rigidez a flexao e estais com capacidade
de resistir a elevados esforcos de tracdo. Hoje esse sistema é utilizado apenas para

vaos muito pequenos ou para pontes com multiplos tabuleiros estaiados. Com o
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tempo, aumentou-se a quantidade de estais, diminuindo o espagcamento entre eles e
possibilitando vaos mais esbeltos, ja que a proximidade dos pontos de suspensao da

carga reduziu os esforcos de flexao do tabuleiro.

Ha também pontes estaiadas com distribuicdo assimétrica dos estais (Figura
23). Apesar de menos comum, esse tipo de solucdo é util quando ndo é possivel
executar o0 mastro no centro do vao, seja por interferéncia com alguma estrutura
existente (uma rodovia, por exemplo), ou com algum fator topografico, como um
abismo. Em muitas delas, as cargas ndo sdo totalmente equilibradas pelo mastro,

sendo necessaria a utilizacdo de dispositivos de ancoragem externos.

Figura 23: Ponte do Saber, localizada no Rio de Janeiro-RJ
Fonte: (O Globo, 2012)

Os estais podem partir do mastro de duas formas: em forma de “harpa”, com
estais paralelos entre si, de modo que a altura de fixacdo deles no mastro é
proporcional a distancia do ponto de fixagdo do mesmo no tabuleiro; e em forma de

“leque”, partindo todos juntos do topo do mastro (Figura 24).

Modelo de Ponte Estaiada
Forma de Harpa

Modelo de Ponte Estaiada
Forma de Leque

Figura 24: Arranjo dos estais nas pontes tipo harpa e tipo leque
Fonte: (LUCENA, 2018)
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O arranjo do tipo “leque” € estruturalmente mais interessante devido ao alivio
de cargas e possibilidade de se¢cdes mais esbeltas, visto que a menor verticalidade
dos cabos diminui a compressao sobre o tabuleiro e também os esforcos horizontais
transmitidos ao mastro. Além disso, essa maior verticalidade dos esfor¢os proporciona
maior estabilidade da estrutura em relagcdo a acdes sismicas, nas regides que
apresentam esse problema. No entanto, a grande desvantagem que esse sistema
apresenta é a dificuldade em ancorar 0os estais no mastro, em razdo da proximidade

entre eles.

O arranjo tipo “harpa” apresenta limitagbes com relagdo a custos e
estabilidade, ndo sendo a melhor alternativa para grandes vaos, pois as altas tensoes
horizontais por ele induzidas obrigariam o projetista a projetar um tabuleiro de sec¢éo
transversal muito rigida. Por outro lado, a vantagem desse sistema € que ele
apresenta maior apelo estético. Uma alternativa para contornar esses problemas é
adotar um modelo “semi-harpa”, que apresenta afastamento definido dos estais ao
longo da torre; e estais com inclinagdes diferentes, que tendem a aumentar a medida
gue se aproximam do mastro. Com esta configuracdo, mantém-se as vantagens
estruturais do arranjo tipo “leque”, e elimina-se a dificuldade de ancoragem

relacionada a proximidade dos estais no mastro.

Também vale mencionar que esse tipo de estrutura possui elevado valor
estético, resultando em obras que comumente tornam-se simbolos arquiteténicos das

cidades em que se encontram (Figura 25).

Figura 25: Ponte estaiada sobre o Rio Pinheiros, um simbolo arquiteténico da cidade S&o Paulo-SP
Fonte: (LUCENA, 2018)
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As pontes estaiadas também se diferenciam com relacdo a quantidade de
planos de estais que apresentam. Existem pontes que apresentam um Unico plano
vertical. Isso faz com que o0s estais suportem apenas os esforcos verticais — 0s
esforcos de torcdo devem ser suportados pelo tabuleiro, exigindo que este tenha
sec¢do mais rigida a torcdo (como sec¢do celular, por exemplo). Além disso, para que
o plano de estais coincida com o centro do tabuleiro, a torre também deve passar por
ele, o que faz com que essa solucdo ndo seja muito adequada para grandes vaos,
gracas ao aumento das dimensfes do mastro. A solugdo com dois ou mais planos
verticais € a mais comum e resolve o problema da tor¢ao, ja que com ela o tabuleiro
passa a trabalhar a flexdo, apoiado nos pontos sustentados pelos estais. Para grandes
vaos, o0 posicionamento do mastro fora da secao transversal do tabuleiro também é
uma grande vantagem. Entretanto, isso acarreta o aumento dos custos, com a

elevacao de dois ou mais pilares para os mastros e 0 aumento do niumero de estais.

Quando os vaos forem muito grandes, sugere-se o0 uso de torres em forma de
A, com os cabos ao longo das bordas do tabuleiro e todos fixados ao topo do A, de
modo que formem duas superficies reversas inclinadas. Esta disposicao
proporcionara uma rigidez adicional a tor¢cdo porque as duas pernas da torre ndo
podem se mover em direcdes opostas sob cargas assimétricas. Além disso, a forma
triangular da torre resiste as forcas de vento dos cabos, agindo no topo com forcas
normais, quase sem momentos fletores, o que diminui a quantidade de material
necessario para essas torres e torna a estrutura mais econémica (LEONHARDT,
1979).

Apesar de essas pontes terem sido imaginadas ha varios séculos, sua
construcéo so foi possivel com o avan¢o do desenvolvimento tecnolégico, utilizando
aco e concreto de maior resisténcia e softwares capazes de calcular rapidamente e
com precisao os elementos de sustentacdo. Uma das grandes vantagens de seu uso
foi a economia gerada pela possibilidade de se utilizar tabuleiros mais esbeltos, de
baixa rigidez, uma vez que passou a caber fundamentalmente aos estais a funcao de

resistir aos esforgos externos.

O deslocamento da extremidade de um cabo inclinado suspenso, causado por
uma carga axial, depende néo apenas da area da secao transversal e do seu modulo

de elasticidade, mas também da variacdo de sua catenaria. Além disso, € possivel

39



demonstrar que a rigidez aumenta com um fator contendo a terceira poténcia da
tensdo do aco — com efeito, para os estais deve ser sempre utilizado aco de alta
resisténcia. Por outro lado, a rigidez diminui com a segunda poténcia da distancia
horizontal entre o mastro e a ancoragem do estai. Para pontes muito longas, ainda
que se utilize aco de alta resisténcia, essa perda de rigidez pode chegar a 40%, o que
requer que 0s estais sejam enrijecidos por cabos que impegcam uma variagdo muito

grande da catenaria.

Enguanto na obra em balancos sucessivos sem 0 uso dos estais o controle de
flechas s6 pode ser feito alterando-se a inclinacdo da forma e a protensdo dos cabos
internos a cada etapa, a ponte estaiada possibilita ajustes nas flechas apés a
construcdo da estrutura, por meio de protensdo ou alivio adicionais nos estais. Por
isso, € importante que se evite projetar os estais submetidos a tensdo maxima
admissivel (g,,4,), para que o construtor tenha “folga” para corrigir eventuais desniveis
aplicando protenséao adicional nos cabos. No entanto, é preciso atentar que, enquanto
tensdes adicionais para elevar o tabuleiro fazem com que a “mordida” do clavete fique
fora da secao transversal (sem prejuizo estrutural); ao aliviar os estais para tentar
rebaixar o tabuleiro, o clavete penetra ainda mais na ancoragem, 0 que causa perda

de secao transversal e pode agravar o problema de fadiga do estai.

Na locacdo dos estais, € preciso ter cuidado com o posicionamento do tubo
férma — de onde partem os cabos, tanto do tabuleiro como do mastro. Uma vez que,
devido ao seu peso, 0s estais ndo se apresentam perfeitamente retilineos, o tubo
forma deve ser posicionado em angulo com a reta tedrica dos estais, respeitando a

inclinacéo natural induzida pela catenaria.

Outro ponto crucial no projeto das pontes estaiadas é o dimensionamento do
mastro, uma vez que o0s estais transferem para ele praticamente toda a carga a ser
suportada. Em geral o mastro possui se¢ao vazada, cuja abertura deve ser grande o
suficiente para permitir a entrada de uma pessoa para manutencdo. Além disso, ele
deve ser protendido em todo seu perimetro, de modo que seja capaz de resistir aos

grandes esforcos de tracao provocados pelos estais.

Os estais geralmente sdo compostos de fios ou barras de aco, organizados
de diferentes maneiras, seja em feixes de fios paralelos ou em cordoalhas. As

cordoalhas mais comuns sdo compostas por sete fios (um central e seis periféricos,
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unidos entre si por um processo de tor¢gdo). Sao as mais utilizadas devido a facilidade
gue apresentam de manuseio e aplicacdo. Para garantir sua durabilidade, sao
submetidas a um processo de galvanizacdo e envoltas em cera de petréleo, e em
seguida sao envoltas em um tubo preto de polietileno de alta densidade, para resistir

a acdo dos raios ultravioleta.

Por fim, € preciso que cuidados sejam tomados ao longo da vida util da ponte
para garantir sua durabilidade. Devem ser realizadas inspecdes periodicas para
deteccdo de anomalias, como a corrosdo dos elementos metalicos da estrutura,
realizando a troca dos mesmos. Além disso, devem ser feitas verificagdes periddicas
para avaliar a perda de tensao nos cabos com o tempo, reprotendendo-os sempre que

necessario.

4.6.1. O Método da Anulacdo dos Deslocamentos

No dimensionamento de pontes estaiadas, a primeira coisa a ser feita € a
determinacdo do material do estai (em geral, aco CP173-RB). Com isso, ficam
determinados o modulo de elasticidade (E,) e sua tensdo maxima de tragdo
admissivel (g,,4,)- Um problema enfrentado pela ponte estaiada é a grande variagcéo
de tensdo. Uma vez que o tirante € bem mais rigido que o tabuleiro, pelo principio da
rigidez, ele precisa suportar a maior parte das cargas sobre a superestrutura. Além
disso, a passagem da carga movel provoca rotacéo no tabuleiro, e essa rotacdo induz
a esforcos de flexdo no cabo. Ao longo da vida util da estrutura, apds inimeros ciclos
de carregamento, essa flexao induzida pode provocar a fadiga dos cabos. Por isso, €
necessario utilizar dispositivos desviadores de tensdo e também limitar a tenséo

maxima nos cabos (,,4,) @ 45% do f,,4 (resisténcia caracteristica a ruptura por tragéo

do aco de protenséo).

Para uma certa configuragdo de estais, o pré-dimensionamento € feito por
equilibrio de forcas, com a componente vertical da tragdo de cada estai (T; - sen(a))
equilibrando o peso do tabuleiro sob sua area de influéncia. Naturalmente, os estais
menos inclinados (menor a, angulo com a horizontal) deverdo suportar maiores forcas
de tracdo. A area de aco aproximada (A,,r.x) para cada uma das cordoalhas €
estimada dividindo-se a for¢a de tracdo a que o estai esta submetido (7;) pela tenséo

maxima admissivel (0,,4x)-
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Ha varios métodos para o dimensionamento das pontes estaiadas, sendo que
um bastante utilizado é o Método da Anulagdo dos Deslocamentos. Ele é utilizado
para saber exatamente a forca de protenséo a que cada estai deve estar submetido,
de modo a anular os deslocamentos verticais devido as cargas permanentes na fase

final de construcao.

Seja uma ponte estaiada construida sobre cimbramento, com os cabos
simplesmente ligando o tabuleiro ao mastro, porém sem estarem protendidos.
Naturalmente, apos a retirada do escoramento, essa ponte sofrerd deslocamentos
[W,], devido a acdo do peso proprio sobre ela. O Método da Anulagdo dos
Deslocamentos prop8e achar as forcas de implantacao [T], ou seja, as forcas de

tracdo a que os cabos devem estar submetidos, para anular os deslocamentos [WW,].

Essas forcas de tracdo sdo concebidas como um carregamento equivalente
de temperatura (T), ou seja, a variacdo negativa de temperatura (em médulo) que
provocaria no estai a forca de tracdo (N) que se deseja obter. Assim, sendo o O
coeficiente de retracdo térmica do material e EA seu produto de rigidez, para obter
esse carregamento equivalente, basta igualar o deslocamento de cabos e barras
sujeitos a forca axial e o deslocamento causado pela retracdo térmica, conforme pode

ser visto abaixo:

a2 N
~Ea YN T EAa

Seja uma ponte com n estais. Da resisténcia dos materiais, sabe-se que [T] =
[K]- [W,], em que [K] = [f]"! é a matriz de rigidez dos cabos, e [f] é a matriz de

flexibilidade destes. O primeiro passo é obter [f7]:

Tifir + Tofiz + Tafis + -+ Tnfin = Wi

Tifo1 + Tafar + Tsfoz + o+ Tufon = W,

Tifo1 + Tofnz + Tafnz + -+ Tfan = Wy
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ParaT, =1°C e T, =T; = - =T, = 0, determinam-se fi1, f>1, f31, ---» fn1- D€
modo analogo, fazendo T, = 1°Ce T, =T; = --- = T,, = 0, determinam-se fi,, f22, f32.
...» fn2- Desse modo obtém-se a matriz [f], e, invertendo-a, a matriz [K]. Por fim, a

matriz com as forgas de implantacdo € obtida por meio do produto [T] = [K] - [W,].

No entanto, o célculo néo é tdo simples. Uma vez que os estais ndo sao todos
protendidos de uma sé vez e a protensao muitas vezes é feita por etapas, a protensao
de um estai influencia na forca dos estais protendidos anteriormente. Por este motivo,
€ necessario determinar a matriz de influéncia de forgcas [e], que, multiplicada pela
matriz de forcas de protenséo aplicadas [T,], resulta na matriz com os esforcos finais

a que os estais devem estar submetidos, [T].

To1e11 + Toze1 + Tozers + -+ Topern, =T

Tp1e31 + Tozezn + Tozeas + -+ Typepn =T,

Toren1 + Tozeny + Tozenz + -+ Topepn = Ty

ParaT,, =1°CeT,, =T,3 = =T,, = 0, determinam-se ey, €21, €31, -+ €n1-
De modo anélogo, fazendo T,, = 1°C e T,y = T,3 = -- = T,,, = 0, determinam-se e;,,
€22, €32, ..., €x2. DESSE MOdo, obtém-se a matriz [e], e as for¢as de protensao iniciais

sdo calculadas por meio da equacéo [T,] = [T] - [e] .

Dada a importancia deste método para a obtencéo das forcas de protensao nos
estais, segue um exemplo pratico simplificado, a fim de melhor ilustrar o procedimento
de calculo. Seja uma ponte estaiada com quatro estais, E1, E2, E3 e E4, numerados
da esquerda para a direita, e que formam um Unico plano de estaiamento, conforme

a Figura 26.
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Figura 26: Ponte estaiada utilizada no exemplo numérico
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Foram utilizados cabos com 16 cordoalhas de aco CP-177 RB, representados
no modelo como uma barra de secéo circular com diametro de 6,08 cm. Ja para o
mastro e o tabuleiro, foi adotado o concreto C40; sendo a sec¢éo transversal do
tabuleiro com 0,5 metro de altura por 10 metros de largura, e a do mastro uma sec¢éo
guadrada de lado 1 metro. As propriedades dos materiais podem ser obtidas da Figura
27 abaixo, retirada do software SAP2000:

Material Property Data Material Property Data
Generdl Data General Data
Mafetial bae i DisplovColot CP17TRE . t aterial Mame and Display Color |C4U .
Matesial Type Steel -
i | _I Matenal Type | Concrete ﬂ
Material Hotes Modify/Show Notes... | -
I aterial Motes Modify/Show Notes. .. |
Weight and Mass Uriitz
Wweight per Uinkt Volume [Tont.mc =] ‘Wweight and Mass Urits
Wass per Urit Volume 0.8004 ‘wheight per Unit Volume ’E | Tonf, m, C j
|zatropic Propety Data Mazz per Urit Volume 0.2543
Modulus of Elasticity, E 13500000 Isctropic Property Data
Foisson's Riatio, U 03 Modulus of Elasticity, E 3200000,
Coefficient of Thermal Expanzion, A 1 000E 05 Paisson's Ratio. U ,027
Shear Modubs, G 7500000, » .
A o Coefficient of Themal Expansion, A 1.000E-05
Otheer Properties for Steel Matenals o[t s, 6 13333333
Minimurn Yield Stress, Fy 155000,
Minimum Tensde Stiess, Fu IW Other Properties for Concrete baterials
Effective Yiek! Stiess, Fye 173000, Spedified Concrete Compressive Strength, f'c 4000,
Effective Tensle Stress, Fue 173000, [ Lightweight Concrete

Figura 27: Parametros utilizados para ago e concreto no exemplo numérico de aplicagdo do Método
da Anulag&o dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

O primeiro passo € simular a estrutura submetida ao seu peso proprio, e
verificar quais sdo os deslocamentos verticais w1, w2, w3 e w4 dos nds em gue 0S

estaisE.1, E.2, E.3 e E. 4 se ligam ao tabuleiro.
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TABLE: Joint Displacements
Joint | OutputCase w

Text Text m
E.1 DEAD -0,016414
E.2 DEAD -0,011339
E.3 DEAD -0,011339
E.4 DEAD -0,016414

Tabela 1: Deslocamentos da estrutura quando submetida ao peso préprio no exemplo numérico de
aplicagédo do Método da Anulagdo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

Em seguida, aplica-se um carregamento unitario de temperatura (T = 1°C) em
cada um dos estais, anotando em cada caso os valores de deslocamento vertical do

nos definidos anteriormente. Assim, obtém-se as tabelas Tabela 2 a Tabela 5:

TABLE: Joint Displacements
Joint  OutputCase w

Text Text m
E.1 UnitE.1  0,000026
E.2 UnitE.1  0,000015
E.3 UnitE.1  3,145E-06

E.4 UnitE.1  7,355E-06

Tabela 2: Deslocamentos da estrutura quando submetida a carregamento unitario de temperatura no
E.1, no exemplo numérico de aplicagdo do Método da Anulagdo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

TABLE: Joint Displacements
Joint  OutputCase w

Text Text m
E.1 UnitE.2  0,000026
E.2 Unit E.2 0,00003
E.3 UnitE.2  -0,000011
E.4 Unit E.2 -7,9E-06

Tabela 3: Deslocamentos da estrutura quando submetida a carregamento unitario de temperatura no
E.2, no exemplo numérico de aplicagdo do Método da Anulagdo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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TABLE: Joint Displacements
Joint  OutputCase w

Text Text m
E.1 Unit E.3 -7,9E-06
E.2 UnitE.3  -0,000011
E.3 Unit E.3 0,00003
E.4 UnitE.3 | 0,000026

Tabela 4: Deslocamentos da estrutura quando submetida a carregamento unitario de temperatura no
E.3, no exemplo numérico de aplicagdo do Método da Anulagdo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

TABLE: Joint Displacements
Joint  OutputCase W

Text Text m
E.1 UnitE.4  7,355E-06
E.2 UnitE.4  3,145E-06
E.3 UnitE.4  0,000015
E.4 UnitE.4  0,000026

Tabela 5: Deslocamentos da estrutura quando submetida a carregamento unitario de temperatura no
E.4, no exemplo humérico de aplicacdo do Método da Anulacdo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

Com os deslocamentos obtidos para os carregamentos unitarios, monta-se a
matriz [f]. A coluna i da matriz € o conjunto de deslocamentos obtidos quando se

introduziu o carregamento unitario no estai E.i. Desse modo, a matriz [f] para este

caso sera:
2,60E-05 2,60E-05 -7,90E-06  7,36E-06
[f] = 1,50E-05 3,00E-05 -1,10E-05  3,15E-06
3,156-06  -1,10E-05 3,00E-05 1,50E-05
7,36E-06  -7,90E-06 2,60E-05 2,60E-05

A matriz [K] = [f]7! ser&:

87657 -76394 17078 -25409
[K] = -46070 80348 28930 -13377
-13377 28930 80348 -46070
-25409 17078 -76394 87657

Por fim, a matriz [T] € obtida multiplicando-se a matriz [K] pela matriz coluna

[W,], composta pelos deslocamentos obtidos na Tabela 1:
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-349,16
[T] = [K]-[W,] = | -263,34
-263,34
-349,16

Para verificar se os valores obtidos estdo corretos, basta aplica-los aos
respectivos estais, juntamente com o0 peso proprio da estrutura, e verificar se o

deslocamento nos ndés é zero. De fato, nessa situagdo os deslocamentos se anulam,

como pode ser visto na Tabela 6:

TABLE: Joint Displacements
Joint OutputCase w
Text Text m
E.1 Estais Carregados 0,000
E.2 Estais Carregados 0,000
E3 Estais Carregados 0,000
E.4 Estais Carregados 0,000

Tabela 6: Deslocamentos da estrutura submetida simultaneamente aos carregamentos obtidos e ao
peso proprio, no exemplo numérico de aplicacdo do Método da Anulagédo dos Deslocamentos
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

O préximo passo é obter [e']. Como dito anteriormente, ela reflete a influéncia
que a protensdo de um cabo exerce sobre a protensao dos demais. O elemento e;;

dessa matriz é a forca normal (expressa como uma variacdo equivalente de

temperatura, em °C) apresentada no estai i quando se introduz no estai j uma variagéo

de —1°C. Assim, a matriz [e'] fica:

0,38559 -0,05404 0,01917 0,11517
[e’]=] -0,10809 0,43904 0,05617 0,03834
0,03834 0,05617 0,43904 -0,10809
0,11517 0,01917 -0,05404 0,38559

No entanto essa ainda ndo é a matriz de influéncia de forgcas, uma vez que
esta € adimensional. Para obté-la, € preciso dividir cada elemento e;; da matriz [e’]

pelo elemento e;; respectivo, obtendo-se novos coeficientes adimensionais. Assim,
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1 -0,12309 0,04366

[e]=| -0,28002 1 0,12794
0,09932 0,12794 1

0,29837 0,04366 -0,12309

A inversa dessa matriz sera:

1 -0,12309 0,04366

e ! -0,28002 1 0,12794
0,09932 0,12794 1

0,29837 0,04366 -0,12309

0,29837

0,09932

-0,28002
1

0,29837

0,09932

-0,28002
1

Assim, a matriz [T,], com as for¢as de protensdo que devem ser consideradas

no momento da protenséo, é obtida multiplicando a matriz [T] anteriormente obtida

com a inversa da matriz de influéncia de forgas:

-286,01
-279,29
-279,29
-286,01

Por fim, basta transformar os esfor¢cos obtidos em variacdo equivalente de

temperatura (°C) para tonf, utilizando a expressao:

N=T-EA-«a

Assim, as forcas de protenséo a serem aplicadas nos estais 1 a 4 serédo, em

tonf:

161,92
158,12
158,12
161,92

[Nol = EAa[T,] =
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5. Comportamento estrutural de alguns tipos de superestrutura

5.1. Pontes em laje

As lajes sé@o placas de concreto armado. No ambito da Resisténcia dos
Materiais, as placas sdo uma familia de elementos pertencentes as estruturas de
superficie (aquelas que tem uma dimensdo bem menor que as outras, chamada

espessura) e cujo carregamento é perpendicular a elas.

Na maior parte das situacdes, as lajes retangulares utilizadas nas pontes

l . . .

possuem l—y > 2 (em que I, € seu menor lado e [, 0 maior), sendo possivel obter o
X

momento fletor M, de acordo com a teoria de vigas, com suficiente precisdo. No

entanto, nas lajes em que 1 < i—y < 2, o trabalho bidimensional é importante. Neste

X

caso, quando submetida a uma carga perpendicular P, esta se distribui para os
elementos que a apoiam através de dois caminhos, as dire¢cfes x e y (ver Figura 28).
Para determinar as parcelas de P que caminham para cada uma dessas dire¢des (P,
e P,, respectivamente), € preciso resolver o problema hiperestatico correspondente, o
que pode ser feito com o auxilio de algumas teorias, como a Teoria das Grelhas e a
Teoria das Placas. Na prética, utilizam-se softwares de analise estrutural para se obter

a solucéo.

) e H.'_f"

Figura 28: Laje retangular solicitada por uma carga concentrada P
Fonte: (STUCCHI, PEF-2404 Pontes e Grandes Estruturas (Notas de Aula), 2006, p. 48)

My max

Em geral, o momento longitudinal M, < . Os momentos transversais

positivos sdo maximos proximo ao meio do vao e diminuem em dire¢cdo aos apoios.
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As forcas cortantes maximas gq,., por metro de largura de laje, dependem muito do tipo
de apoio da laje. No caso de apoio linear em toda a largura da ponte, elas geralmente
néo sao criticas; no caso de apoios lineares curtos ou mesmo pontuais, podem atingir

valores que tornam necessaria a presenca de armadura especial de cisalhamento.

Pontes pequenas em laje sdo dimensionadas de preferéncia em concreto
armado, para simplificar a execucdo. Neste caso, é preciso que 0 espagamento da

armadura principal seja pequeno, limitando-se assim a abertura de fissuras.

Quando feitas com protenséo longitudinal, os cabos tensionados se estendem
por todo o comprimento da laje, devendo ser reunidos em grupos na secao transversal
para permitir seu ajuste e amarracdo. Antigamente, as ancoragens eram levantadas
até aproximadamente a metade da altura da secao transversal; entretanto, ensaios de
cisalhamento mostraram que € melhor localizar o centro de gravidade da forca de
protensao longitudinal aproximadamente no terco inferior da se¢do. Com relacdo ao
tracado, em lajes continuas, os trechos onde os cabos longitudinais mudam de
curvatura sobre os apoios intermediarios devem ser curtos, para que os esforcos
introduzidos pela mudanca de dire¢éo e que sao direcionados para baixo possam ser
transmitidos ao apoio sem que produzam tensdes de tracdo inclinadas prejudiciais.
Faz-se necesséario também que existam armaduras transversais de fretagem nas
extremidades, a fim de absorver os esforcos provocados pelas for¢as transmitidas
pelas ancoragens.

A protensdo transversal ndo € necessaria para pontes com até 10 metros de
largura, ainda que uma leve protenséo centrada, no terco médio do vao, seja vantajosa
por propiciar seguranca contra fissuras longitudinais. No caso de pontes mais largas,
a protensao transversal € necessaria, devido aos esforcos de coacdo nos aparelhos
de apoio e outros efeitos provocados pela variacdo de temperatura, principalmente
nas regifes préximas aos apoios. Em apoios intermediarios de lajes continuas, pode-
se indicar um tracado dos cabos transversais adaptado a variacdo de momento fletor

e forca cortante.

Por fim, existem também as lajes ocas (Figura 29). Para elas, os esforgos
solicitantes determinam-se como para 0 caso anterior. Na longitudinal, sua
capacidade resistente ndo muda em relacéo as lajes macicas (dispensando a adocao

de medidas especiais). No entanto, elas apresentam deficiéncia na dire¢do y, sendo
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sensiveis a momentos fletores transversais (M,,) e suas respectivas forcas cortantes,
porque o fluxo de tensdes transversais inclinadas e que se cruzam é interrompido

bY

pelos espacgos vazios. Isto leva a necessidade de sempre se prever nervuras

. . ~ . L l
transversais no meio do vao e nos apolios intermediarios quando l_y < 4.
X

Figura 29: Passarela construida com lajes ocas
Fonte: (JI News, 2016)

5.2. Pontes em viga

Diferentemente das pontes em laje, em que um mesmo componente faz o
papel de tabuleiro e elemento estrutural, as pontes em viga sdo as primeiras que
apresentam, na superestrutura, elementos concebidos unicamente para resistir as
solicitacbes impostas pelo carregamento. Seu sistema longitudinal pode ser bi
apoiado ou continuo, e seu sistema transversal pode ser em duas ou mais vigas
longarinas (secdo “t€”). Também é comum haver transversinas, vigas transversais

com a funcéo de melhor distribuir os esforgos entre as longarinas (Figura 30).

2 Defensa =~
[ [ Pavimentagdo —. Laje -\ .
b= \

[ L I 1 I

]
Longarinas — Transversinas —

Figura 30: Secéo transversal tipica de ponte em varias vigas com transversina
Fonte: (CAVALCANTE, 2016)
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5.2.1. Pontes em duas vigas
No caso de pontes em duas vigas, é preciso se atentar a baixa resisténcia aos
esforcos na transversal e a torcdo. Sabe-se que quando a forca resultante esta
deslocada em relacdo ao centro geométrico da se¢éo, ou quando a ponte apresenta
curvatura em planta e a forca resultante esta deslocada em relacdo ao eixo que une
0S apoios, surge esforco de torgédo. Esse sistema estrutural combate a tor¢cao por meio
de um binario originado da diferenca entre as cargas recebidas pelas longarinas

(flexo-torcéo).

O transporte de carga € pensado primeiro na transversal. As pontes em duas
vigas podem ser modeladas transversalmente como uma barra bi apoiada, em que os
apoios séo as longarinas. Como a viga bi apoiada € uma estrutura isostatica, sob a
acao do carregamento, as cargas suportadas por cada longarina sao obtidas de forma
simples por meio das equacdes de equilibrio. Assim, dois casos devem ser
analisados: tabuleiro totalmente carregado (situagao critica para dimensionamento a
momento fletor e forca cortante) e meio tabuleiro carregado (situacao critica para

dimensionamento a tor¢ao).

Esses carregamentos séo transportados para a longitudinal — para isso, a
longarina é dividida em algumas secfes para analise. Por fim, dispondo das cargas
atuantes e da linha de influéncia longitudinal da ponte, obtém-se as piores condi¢cdes
de carregamento para cada uma dessas secdes, sendo possivel efetuar o

dimensionamento.

No caso das pontes estaiadas em duas vigas longarinas (caso pratico
estudado neste trabalho), € necessario utilizar um programa de analise estrutural
conveniente para determinar que parcelas das cargas sdo sustentadas pelas
longarinas e pelos estais. Estes sédo planejados para serem muito mais rigidos que o
tabuleiro e as longarinas, de modo que recebam a maior parte do carregamento,
possibilitando a diminuicdo das secdes transversais das vigas e da espessura do

tabuleiro, como foi visto no item “4.6 — Pontes estaiadas”.
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5.2.2. Pontes em multiplas vigas
O principio que rege as pontes em mdltiplas vigas € bastante semelhante ao
da ponte em duas vigas. Nelas, o conjunto laje-transversina € modelado como uma
viga continua em que 0s apoios sao as longarinas. A partir da linha de influéncia da
secdao transversal, é possivel saber qual a pior condi¢cdo de carregamento transversal
para cada uma das longarinas. De forma geral, quanto mais longarinas a
superestrutura apresentar, melhor sera sua capacidade de distribuicdo de cargas na

transversal

Uma vez que a sec¢do transversal € modelada como viga continua, a
determinacao de sua linha de influéncia constitui um problema hiperestatico, de modo
gue ndo pode ser obtida por simples aplicacdo das equacdes de equilibrio. Para
resolver este problema, ha vérias solucdes possiveis advindas de métodos de calculo
como os de Courbon/Engesser, Leonhardt, Guyon/Massonet/Bares, Ferraz, Fauchart,
entre outros. Aqui serdo discutidos dois deles: o de Courbon/Engesser e o de

Fauchart.

5.2.2.1. Método de Courbon/Engesser

As pontes em vigas mdultiplas foram inicialmente concebidas com
transversinas muito rigidas, para melhor distribuir as cargas nas longarinas. No
entanto, posteriormente se verificou que as lajes usuais dessas pontes apresentavam
rigidez suficiente para garantir uma boa distribuicdo de cargas na transversal,
possibilitando a eliminacdo das transversinas intermediarias. Atualmente, essa
solucao tem sido muito utilizada, especialmente quando as vigas sao pré-moldadas,
porém nestes casos a armadura da laje deve ser reforcada e devem ser tomados 0s
devidos cuidados em relacdo aos problemas de fadiga. As transversinas de apoio
devem ser mantidas, admitindo-se sua eliminacao apenas em casos excepcionais, e

acompanhada de medidas especiais.

Para o célculo de grelhas com transversinas muito rigidas, o processo de
Courbon/Engesser é bastante apropriado; ja para o caso em que elas sao flexiveis ou

mesmo nao existem, o processo de Fauchart mostra-se mais adequado.

Seja dada a secao transversal de uma ponte em varias vigas. O centro elastico

das vigas € obtido por meio da média ponderada das posicOes destas na secdo, em
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que 0S pesos sado suas respectivas rigidezes (a rigidez de uma viga € diretamente
proporcional ao seu EI - modulo de elasticidade multiplicado pelo momento de inércia
a flexdo). Este centro elastico € a “origem” de um eixo de coordenadas horizontal que
percorre a sec¢ao transversalmente. E possivel demonstrar que a linha de influéncia
sobre uma transversina pelo método de Courbon/Engesser € uma reta, e para a

longarina L; vale:

" ( 1 N e ep >
T, = Kj -
w T \Zki Nk e?)
Onde:
1, € a reagdo na longarina L; devido a um carregamento unitario,
k; & a rigidez da longarina Lj;
e; € a posicao da longarina L; em relacdo a origem obtida anteriormente (ver Figura
31);
e, € a posicdo da forga unitaria em relacé@o a origem obtida anteriormente;

Y'k; € a soma das rigidezes de todas as longarinas;

Y (k; - e?) € a soma dos produtos dados pela rigidez da longarina L; pelo quadrado da

sua posicdo em relacdo a origem obtida anteriormente, para todas as longarinas.

o
>

— — —
H&\ —— -

% - T k, % %

Figura 31: Deformacéo de uma viga rigida sobre apoios elasticos devido a carga excéntrica em

relacdo ao centro de rigidezes das molas
Fonte: (STUCCHI, PEF-2404 Pontes e Grandes Estruturas (Notas de Aula), 2006, p. 81)

Assim, para um carregamento pontual P sobre uma transversina, a parcela do

carregamento que € suportada pela longarina L; € dada por (P - 1;,). Ja para um
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carregamento distribuido g, a resultante que atua na longarina L; € dada pela integral

ao longo da secéo transversal da funcao de primeiro grau que descreve a linha de

influéncia, multiplicada pela funcdo que descreve o carregamento transversal.

E importante frisar que essa distribui¢cdo ocorre quando a carga externa esta
aplicada sobre uma transversina. Quando, porém, a carga externa atua fora de uma
transversina (diretamente sobre a longarina, por exemplo), além da forca externa
aparecem forcas de reacdo onde estdo posicionadas as duas transversinas mais
préximas. No entanto, verifica-se que desprezar esse fato e transferir somente a
parcela calculada como se a carga fosse aplicada sobre uma transversina, embora
seja uma solucdo muito mais simples, fornece resultados bastante proximos dos
corretos. Assim, ao se utilizar a solugcao aproximada, admite-se a existéncia de uma

transversina rigida sobre cada carga externa.

O processo de Courbon/Engesser € valido para qualquer que seja o sistema
estrutural longitudinal, seja viga biapoiada ou continua. Ele se aplica no caso usual de
grelhas em ponte onde sédo respeitadas trés condic¢des: a largura da obra € menor que
metade de seu vao, a altura das transversinas é da ordem de grandeza da altura das
longarinas; e as espessuras das longarinas e da laje sdo pequenas. Essas condicbes
permitem formular as seguintes hipéteses: as transversinas sao infinitamente rigidas
e a torcdo uniforme é desprezivel, bem como o trabalho longitudinal das lajes. Além
disso sao adotadas as seguintes hip6teses da Resisténcia dos Materiais: longarinas
podem ser modeladas como barras (base e altura muito menores que seu
comprimento), o material € homogéneo e isotropo, sédo validas a Lei de Hooke e a

hip6tese de Navier, e os deslocamentos sdo pequenos.
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5.2.2.2. Método de Fauchart
No caso em que ndo ha transversinas intermediarias, a secao transversal fica
submetida a torcdo transversal (Figura 32). Neste caso, ndo € possivel aplicar o
método de Courbon/Engesser, sendo necessario utilizar outro método que leve em

conta essa deformacéo transversal adicional — por exemplo, o método de Fauchart.

carga externa

flexdo l
torgao l'

distogéé

Figura 32: Deformacado de uma sec¢éo transversal pelo processo de Fauchart
Fonte: (STUCCHI, PEF-2404 Pontes e Grandes Estruturas (Notas de Aula), 2006, p. 87)

Segundo esse método, as longarinas devem apresentar rigidez a flexao (Ky) e

a torcdo (K;). Ambas podem ser calculadas de forma aproximada segundo as

expressoes:

Em que:
E € o modulo de elasticidade do material da longarina;
I é o momento de inércia a flexado da longarina;

I; € o momento de inércia a tor¢cdo da longarina,

E

G € o mbdulo de elasticidade transversal da longarina, sendo G = 20

, ho qualv é
o coeficiente de Poisson do material.

Assim, diferentemente do método de Courbon/Engesser, que possibilita a
determinacdo das linhas de influéncia por meio de uma expresséo, para obté-las
segundo o método de Fauchart basta resolver a viga sobre apoios elasticos, num

programa conveniente, para uma seérie de posicbes da carga unitaria. Caso haja
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transversina flexivel, a barra do modelo deve apresentar momento de inércia a flexao

equivalente ao conjunto formado por laje e transversinas:

_ Itransversina + Ilaje (e - bw)
e

Ilaje equivalente —

Em que e é a largura da mesa &rea de influéncia de cada longarina e b,, é a

largura de sua alma.

transversina

.
1 €

/

sighii

JAN — (e-bm).1/2 JAN
I —

longarina

b/10

secdo efetiva __——
da transversina
bw

—
bw+b/5=bm

Figura 33: Ponte em grelha com transversina flexivel
Fonte: (STUCCHI, PEF-2404 Pontes e Grandes Estruturas (Notas de Aula), 2006, p. 88)

E importante considerar pelo menos uma secédo para cada longarina e cada
posicdo consideradas relevantes. Costuma-se chamar estre procedimento de
“passear com a carga unitaria sobre a estrutura” (na transversal), anotando para cada
posicéo os esfor¢os de interesse. Obtida a linha de influéncia transversal, 0 processo

continua, seguindo exatamente os mesmos passados do Courbon/Engesser.

E conveniente observar que se for desprezada a torcdo uniforme sobre as
longarinas (I, = 0) e admitida rigidez infinita da laje de ligacdo (simulando uma
transversina rigida), o processo de Fauchart se reduz ao de Courbon/Engesser.
Assim, este € um caso particular do primeiro, que por isso apresenta boa aproximacao

se foram validas as hipéteses necessarias para seu uso.

Para o processo de Fauchart deve ser admitido por hipétese que o trabalho
longitudinal das lajes pode ser desprezado e que as longarinas trabalham conforme a

Resisténcia dos Materiais, séo biapoiadas e com inércia constante.
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5.2.3. Pontes em viga Unica

5.2.3.1. Viga com secdao transversal aberta
Devido as limitagBes estruturais que apresentam, as pontes em viga Unica e se¢ao
aberta ndo costumam ser utilizadas para pontes rodoviarias e ferroviarias. No entanto,
obras que se utilizam desse tipo de solucdo existem, sendo muito comuns em

passarelas.

Figura 34: Passarela de concreto em viga Unica de secéo aberta
Fonte: (Precon Pré-Fabricados)

5.2.3.2. Viga com segéo celular

Em se tratando de pontes em viga Unica, o grande destaque sdo as pontes em
secdo celular (também chamada secdo caixdo). Elas apresentam uma série de
vantagens em relacdo as pontes em grelha; possuindo elevada rigidez e resisténcia a
torcdo e flexdo — convém lembrar que a torcdo € um esforgo critico nas pontes em
grelha. Além disso, estas pontes sdo concebidas para resistir a momentos fletores
positivos - enquanto a sec¢ao celular proporciona bom desempenho para momentos
fletores tanto positivos como negativos, 0 que a torna muito apropriada para sistemas
estruturais modelados como viga continua. Além disso, o uso da se¢éo celular permite

economizar material e mao de obra.

Podem ser uni ou multicelulares. O uso de pontes multicelulares sé se justifica
em obras exageradamente largas, sobretudo aquelas em que a largura é bem superior
a metade do vao. As pontes unicelulares, aparecem de forma mais frequente nos

projetos.
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Figura 35:; Pont de Saint-Cloud, construida em sec¢éo celular
Fonte: (STUCCHI & SKAF, 2009)

Uma vez que em geral as obras em balan¢o sucessivo sédo protendidas para
ficarem submetidas apenas a momentos fletores negativos ou nulos (pelo menos até
sofrerem o efeito gradativo da fluéncia), € comum que nestes casos as pontes em
secao celular apresentem secao variavel ao longo do seu comprimento, com a laje
inferior mais fina no meio do vao e mais espessa no encontro com 0s apoios, onde 0s
momentos negativos sdo maiores em moédulo (e consequentemente os esforcos de

compresséao na face inferior s&o maiores).

Quanto ao comportamento estrutural, € importante mencionar que na secéo
caixao, independentemente de onde a carga € aplicada, metade dela é suportada por
cada alma (Figura 36), havendo momento de tor¢cdo quando aplicada fora plano
vertical que contém o centro de cisalhamento da secéo (que para secdes simétricas
corresponde aproximadamente ao centro geométrico). Se as vigas tém espessuras
diferentes, o centro de cisalhamento ndo coincide com o centro geométrico, fazendo

surgir momentos de tor¢ao adicionais.

1 \

transversina de apoio

P

Pi2 P2 P2 P2

k

n
+

flexao tor¢cao

Figura 36: Secao celular submetida a carregamento
Fonte: (STUCCHI, 2006, p. 118)
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6. Conceitos gerais sobre concreto armado e protendido

6.1. Breve histérico

O surgimento do concreto remonta ao periodo do Império Romano. Ainda que
mesmo antes da ocupac¢do definitiva do Golfo de Napoles pelos romanos (ocorrida
por volta de 80 a.C.) cinzas, areias e pedras vulcénicas expelidas pelo Vesuvio ja
fizessem parte do cotidiano de construtores, engenheiros e arquitetos da regido; é
efetivamente com os romanos que a utilizacdo do cimento nas construcdes pode ser
considerada extensiva. Assim, era comum entre suas obras o Opus Caementicium
(em latim, “obra em concreto ou cimento”), que era uma parede ou muro feita de um
composto de cimento pozolanico (cal hidratada misturada com pozolana vulcanica
moida), areia, pedacos de pedra e agua, resultando em um cimento grosso, com o
mesmo aspecto do utilizado nas constru¢ées modernas. A mistura era feita na propria
obra, no ch@o ou na estrutura construida, em uma forma montada para receber o
concreto, alternando argamassa pastosa com pedacos de pedra a ela adicionados e
socados (CUNHA, 2012, p. 401 e 402).

Figura 37: Detalhe de forma de madeira utilizada em constru¢cdes romanas
Fonte: (KAEFER, 1998)

Ainda de acordo com Cunha, “sem sombra de duvida, a analise de diversas
constru¢cbes em Pompeia mostra que ali se encontram estruturas que, de uma forma
ou de outra, utilizaram das facilidades propiciadas pelo uso do concreto” e “surgiu dai
a construcao de grandes paredes, muros ou contrafortes e dos arcos, destinados ao
fechamento, a estabilizacdo e a criacdo de espacos internos cobertos,

respectivamente, de uma forma completamente diferente de tudo o que se fazia no
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passado, quando a humanidade ainda ndo havia se despertado para as inUmeras
possibilidades do concreto nas construgdes” (CUNHA, 2012, p. 486 e 487).

Assim, a pozolana de Pozzuoli, localidade proxima ao Monte Vesuvio, foi
utilizada em argamassas utilizadas para construir a Via Apia, os banhos romanos, o
Coliseu, o Pantheon em Roma e aquedutos, como Pont du Gard no sul da Franga
(Figura 38). No entanto, os romanos foram além: remonta a eles também a ideia de
associar barras metélicas a argamassa para aumentar sua resisténcia as solicitacdes
em servico. Durante a recuperacdo das ruinas das termas de Caracalla, em Roma,
verificou-se a utilizagdo de barras de bronze dentro da argamassa de pozolana em

pontos onde o vao a vencer era maior do que o normal na época.

Figura 38: Pont du Gard, construida pelos romanos sobre o Rio Gardon, Franga
Fonte: (HARDMAN, 2012)

Apos a queda do Império Romano do Ocidente no ano de 476 d.C., inicia-se
a ldade Média, periodo que néo trouxe grandes inovacfes no uso de argamassas e
concreto. Pelo contrario, a qualidade dos materiais cimenticios em geral decai,
perdendo o uso da cal pozolanica que havia sido introduzido pelos romanos.
Inovagdes expressivas sO voltam a ocorrer no século XVIII no tocante ao uso de

cimentos e argamassas.

Vérios testes foram feitos ao longo do tempo com varios tipos de argamassa.
Po de tijolos de barro, tarras (um tipo de rocha vulcanica) e cinzas de 0ssos sao
apenas alguns dos materiais que foram utilizados. Em 1824, Joseph Aspdin obteve
um produto com calcario e argila finamente moidos e misturados a altas temperaturas

até que o gas carbbnico (C0,) fosse retirado. Esse material, quando moido, foi
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batizado de cimento Portland. No entanto, ele ndo corresponde ao que atualmente é
chamado de cimento Portland (este s0 iria aparecer dez anos mais tarde), por dois
motivos: provavelmente Aspdin ndo queimava o material em temperatura suficiente
para produzir clinquer, e a patente que ele obteve a época nao definia as proporcdes
dos ingredientes utilizados. Quatro anos depois, o0 material desenvolvido por Aspdin
foi aplicado pela primeira vez em uma obra civil, para preencher uma fenda no tunel

do Tamisa.

Na década de 1850, o francés Joseph Louis Lambot inicia os primeiros
experimentos com o0 que ele chamou de “cimento armado”. Motivado pelas
dificuldades na manutencdo de canoas de madeira, ele decidiu construir uma em
concreto, uma vez que ele é duravel, requer pouca manutencdo e resiste bem em
meio aquatico. Assim, ele construiu uma canoa envolvendo uma tela de arame
metélico em argamassa. Ao apresenta-la na Exposi¢do Universal de Paris de 1855,
Lambot imaginou que sua invencdo chamaria mais atencdo do publico do que
qualquer outra peca, tendo entdo mais oportunidades para usar o concreto armado
em obras. Para sua infelicidade, nem mesmo os funcionarios da Administracdo da
Marinha em Toulon se convenceram da eficacia da tecnologia desenvolvida por ele,

afirmando que o concreto armado nao era apropriado para construcao de navios.

Figura 39: Barco de Lambot, apresentado na Exposi¢do Universal de 1855, em Paris
Fonte: (AGEORGES)

Ao ter contato com a canoa exposta por Lambot, um paisagista e horticultor
chamado Joseph Monier, deve ter tido imediatamente o pensamento: “se o concreto

servia para um barco, em contato com a agua, impermeavel, com grande durabilidade,
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deveria ser 6timo para suas caixas de terra, também em contato com a agua’
(VASCONCELOS, 1985). Fato € que durante varios anos Monier usou e vendeu
grande quantidade de vasos e caixas de cimento armado, de diversos tamanhos e
formatos. O sucesso que este negdcio lhe proporcionou o impulsionou a projetos cada
vez mais ambiciosos: bacias, caixas d’agua, tubos para encanamentos e reservatorios
cada vez maiores (com 180 m3 para a estagcéo da estrada de ferro de Alencon e outro
de 200 m3, suportado por colunas, em Nogent-sur-Marne). Em 1875, Monier construiu
uma ponte de 16,5 metros de vao e 4 metros de largura nas propriedades do Marqués

de Tilliers.

Em 1877, o inglés Thaddeus Hyatt publica o seu trabalho “An Account of Some
Experiments with Portland Cement Concrete Combined with Iron as a Building
Material”. Este estudo revolucionou o conhecimento do concreto armado na época, e
véarias conclusdes importantes foram obtidas a partir dele: o aco néo resiste bem ao
fogo, mas resiste quando suficientemente envolto em concreto; a aderéncia entre
ambos possibilita que a armadura posicionada na parte inferior da viga trabalhe em
conjunto com o concreto comprimido na parte superior; o coeficiente de dilatacédo
térmica de ambos é semelhante, de forma que sua combinacao apresente resisténcia
mesmo quando submetida ao fogo ou ao congelamento; entre outras. Além disso,
Thaddeus foi o primeiro a perceber a importancia da boa aderéncia entre os dois
materiais e do correto posicionamento das barras de aco nas areas tracionadas para

gue o material apresente desempenho eficiente.

O desenvolvimento desta tecnologia foi tal que no fim do século XIX, Charles
Rabut inicia o ensino formal de dimensionamento de estruturas de concreto armado,
na Ecole des Ponts et Chaussées, em Paris. A mais antiga noticia sobre a aplicacéo
do concreto armado no Brasil data de 1904, na publicacdo “Constru¢cdes de Cimento
Armado” do Prof. Antonio de Paula Freitas da Escola Polytechnica do Rio de Janeiro.
Nela, menciona-se que 0s primeiros casos foram a construcéo de casas de habitacao

em Copacabana, pela “Empreza de Construcgdes Civis”.

Na década de 30 do século XX, o francés Eugéne Freyssinet apresentou as
vantagens da protensao, principalmente ao consolidar as fundacfes da Estacéo
Maritima do Havre, na Normandia. Em 1945, ao final da 22 Guerra Mundial, foi criada

a STUP — Societé Téchnique pour I'Utiliziation de la Précontraite, primeiro érgao
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internacional de estudo do concreto protendido. O brasileiro e jovem engenheiro
Carlos Freire Machado, grande divulgador da técnica do concreto protendido no pais,
ocupou a diretoria-geral dessa organizacdo no Brasil. Antes disso, foi responsavel
pela construcdo da Ponte do Galeédo, primeira obra em concreto protendido no Brasil

e nas Américas, no ano de 1949.

Figura 40: Transporte de viga pré moldada protendida, na constru¢do da Ponte do Galedo
Fonte: (VASCONCELOS, 1985, p. 212)

Diante deste breve historico, percebe-se que o concreto € resultado de
séculos de estudo e desenvolvimento, e que se hoje ele é o material construtivo mais
utilizado pelo homem, isso se deve ao esforgo de varios individuos, das mais variadas

épocas e nacionalidades, que contribuiram para a sua criacdo e aperfeicoamento.

6.2. O concreto armado

O objetivo do projetista é dimensionar a estrutura de forma que os elementos
que a compdem atendam a duas situagdes: o Estado Limite Ultimo (ELU) e o Estado
Limite de Servigo (ELS). O ELU esta relacionado com a ruptura, e o célculo para esse
estado se baseia na ideia de que as cargas em servigco, multiplicadas por um
coeficiente de segurancga, séo inferiores a carga capaz de romper a peca. No entanto,
ainda que a estrutura ndo rompa, € necessario que existam também limites de
fissuragéo e deformagéo, a fim de evitar sua inutilizag&o. Tais limites estdo associados

ao ELS, que complementa o calculo a ruptura (PFEIL, 1978, p. 1).

De modo geral, as armaduras de a¢o sao compostas por barras longitudinais

e estribos, e devem ser projetadas para resistir a flexdo, esforco cortante e torcao.
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6.2.1. Dimensionamento a flexdo simples
A sequéncia de dimensionamento a seguir € valida para calcular a quantidade
de armadura longitudinal em vigas de concreto armado com se¢ao “T”, com o objetivo
de combater as solicitaces de flexdo simples (quando ndo ha forca normal atuante).

Tome-se por exemplo a viga abaixo (Figura 41):

T i NN
X
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|
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® e 9 ‘ H—\

Figura 41: Vistas transversal e longitudinal da se¢éo "T" para dimensionamento a flexdo simples
Fonte: Imagem desenvolvida pelos alunos por meio do software AutoCAD

Na qual:

M, € o momento fletor de calculo a ser equilibrado (M; = My, - y;), onde M, € o

momento caracteristico e y; € o coeficiente de majoracéo das acgoes;
x € a posicao da linha neutra, medida a partir da face superior da viga;
hs € a altura da mesa;

d é a distancia do topo da viga a armadura de flexdo, ou seja, altura Gtil da secao
fletida;

wd = % € a resisténcia de célculo a compressao do concreto, f., € sua resisténcia
Cc

caracteristica e y,. o coeficiente de minoracéo da resisténcia; e
bs € a largura da mesa,;
b,, é alargura da alma.

Dado o momento fletor de céalculo a ser equilibrado, a posi¢cao da linha neutra

€ obtida por meio da expressao:
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d
@ 0dx) 08> Jea by 08:x

Para 0,8x < hs, verifica-se o dominio na ruptura (Figura 42): caso x < 0,259d,
a estrutura se encontra no dominio 2 (subarmada) e se x > 0,628d, no dominio 4
(superarmada). Se 0,259d < x < 0,628d, dominio 3 (condicao ideal). Caso a estrutura
esteja na condicdo superarmada, altera-se a altura da viga de modo que a mesma

recaia nos dominios 2 ou 3 na condicao de ruptura.

0 Eou (3,5%:)

A Ag

10 %e Ew 0
l Zona Otil |_ © segio [
superarmada

Figura 42: Diagrama de deformacdes dos dominios 2, 3 e 4, para concretos com f,, <50 MPa e
Eu = 3,5 %0
Fonte: (BASTOS, 2015)

Estando nos dominios 2 ou 3, a tensao de tracao do aco na ruptura é dada

poros = fyq = fyi" onde f,,; € a tensdo de escoamento do agco em valor de calculo,
N

fyk € a tensdo de escoamento do ago em valor caracteristico e y; € o coeficiente de

minoragao dessa tensédo (Figura 43).

s

yd

10 %o £,

oo
Segbes [" Zona Util l
Superarmadas

Figura 43: Zonas de dimensionamento em fun¢éo da deformac&o no aco
Fonte: (BASTOS, 2015, p. 5)
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Calcula-se entdo a area necessaria de secao transversal de armadura

longitudinal (A;) por meio da expressao:

0,85 feq - bf-08-x
Ag =
fyd

No entanto, se 0,8x > hs, € necessario dividir o momento M, em duas parcelas

(M,, € M,,), calculadas separadamente conforme a figura:

bt bf- bw

f 1
77772 T | G772 )

h o d _____Z__Ej__ do&:j><
A Aol
] [ :

M
AE

ﬂ
=

o2
I

[

Mg + Mazy
AS] + Asz

Figura 44: Decomposicdo da se¢do "T" no caso em que 0,8x > h¢
Fonte: (BASTOS, 2015, p. 54)

Os momentos M;,; e M,,; e a linha neutra podem ser determinados por meio

das expressoes:
Myq = (bf — by,) - hs - 0,85 - fq - (d — 0,5hf)
Myq = Mg — Myq

My,

oy = 085 fea by 08

Com a ultima equacao, € possivel encontrar a posi¢cao da linha neutra e o
dominio na condigéo de ruptura. Como foi visto, estando nos dominios 2 ou 3, a tensao

de tragdo no aco na ruptura é a tensdo de escoamento (g5 = f,,4). Assim, € possivel

determinar as parcelas Ay, A, € a quantidade total de armadura necessaria A;:

Mld MZd

A = A - -
17 fya(d — 0,5h) 27 fya(d — 0,4x)

Ag = Ag1 + Ag,
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6.2.2. Dimensionamento a forca cortante

Uma vez calculada a armadura longitudinal para resistir aos esfor¢cos de
flexdo, calcula-se a armadura que resiste ao esfor¢co cortante. A ruptura por esse tipo
de esforco inicia-se com o0 surgimento de fissuras inclinadas, causadas pela
combinacdo de forca cortante, momento fletor e eventualmente forcas axiais. Ha
muitas variaveis que influenciam neste tipo de ruptura, como por exemplo: geometria
e dimensdes da viga, resisténcia do concreto utilizado, quantidade de armaduras
longitudinal e transversal, caracteristicas do carregamento, tamanho do véo, entre
outros. Dentre os varios modelos que podem ser utilizados para o célculo, destaca-se
o modelo de trelica classica de Ritter-Morsch (Modelo de Calculo | apresentado pela
NBR6118), que como o proprio nhome indica, compara a distribuicdo interna das

cargas na viga a que ocorre em uma trelica quando submetida a flexao.

Para dimensionar a viga de concreto armado ao esforco cortante, €
necessario que sejam feitas duas verificagdes. A primeira é a verificacao da diagonal

comprimida do concreto, que da origem a expressao:

fek
Vg < Vgaz = 0:27'<1_2Cﬁ>'fcd'bw

Na qual:
V,; é o esforco cortante ao qual a viga € submetida;

Vra2 € @ méxima forca cortante resistente da viga;

b

foc € f.q Sao, respectivamente, as resisténcias a compressdo do concreto,

caracteristica e de célculo;
b,, € a largura da alma da viga.

Caso esta verificacdo ndo seja satisfeita, aumenta-se a largura da alma da
viga. A proxima verificagdo determina a minima taxa de armadura transversal
(estribos) por comprimento de viga, igualando a forca cortante solicitante a resistente
de célculo, por meio da ruptura da diagonal tracionada, e € obtida por meio das

expressoes a seguir:

Asw,45 > 4
s T 127-f,q-d
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Asw,90 > V
S - 0,9 . fyd -d

Em que:
V="Vea =W
My
Ve=Veo|l+——"—]|<2V,
MSd,méx
0’3 . 2/3
fetdipy = 0,7 - fetdmeaio = 0,7 - l%l
Sendo:

V54 0 esforco cortante de célculo que a viga é submetida,;

bY

V. é a parcela referente a parte da forca cortante absorvida por mecanismos

complementares ao de trelica;

V., € a resisténcia a forca cortante de uma viga sem estribos (ou seja, € a maxima

forca cortante que uma viga sem estribos pode resistir);
M4 max € 0 maximo momento fletor de calculo no trecho em analise;

M, é o momento fletor que anula a tensdo normal de compresséo na borda da secéao,
provocada pelas forcas normais de diversas origens concomitantes com Vg, sendo
essa tensdo calculada com yf e y, iguais a 1,0 e 0,9, respectivamente; os momentos
correspondentes a essas forcas normais ndo podem ser considerados no célculo
dessa tensédo, pois séo considerados em Mg,; devendo ser considerados apenas 0s

momentos isostaticos de protensao;
feta,ing € @ minima resisténcia de calculo do concreto a tragéo direta (em MPa),

Asw sw 45

€ a taxa de armadura transversal por comprimento de viga, sendo para

SW 90

estribos dispostos a 45° e para estribos verticais. E preciso atentar para o fato

de que, para estribo de dois ramos, Ay, equivale a area dos dois ramos do estribo.
Para o de trés ou quatro ramos, Ay, € a area de todos os trés ou quatro ramos (Figura
45).
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Figura 45: Asw para estribos de trés ou quatro ramos
Fonte: (BASTOS, Dimensionamento de vigas de concreto armado a forca cortante; Notas de aula da
disciplina 2323 - Estruturas de Concreto Il, 2017, p. 22)

E importante frisar que para que essa expressao seja valida, feta,inf fetamedia

e f., devem estar em MPa.

6.2.3. Dimensionamento a torc¢éao
Para o dimensionamento a torcdo, as condi¢cdes fixadas na NBR6118
pressupdem um modelo resistente constituido por trelica espacial, definida a partir de
um elemento estrutural de se¢do vazada equivalente ao elemento estrutural a

dimensionar.

pY

Sao necessarias trés verificacdes. A primeira se refere a resisténcia das

diagonais comprimidas:

for
Toa < Trar = 05 (1= 255 foq - e he

Em que:
Ts, € a torcao solicitante de calculo no trecho em analise;

Tra> € a torcdo resistente que depende das diagonais comprimidas no modelo de

trelica espacial adotado;

h. é a espessura equivalente da parede da secdo vazada, real ou equivalente, no
. A P . - -
ponto considerado (2¢; < h, < -» €aso 1, em que c; € 0 cobrimento, A é a area da

secao cheia e u é o perimetro da secao cheia);

A, é a area limitada pela linha média da parede da se¢éo vazada, real ou equivalente,

incluindo a parte vazada. Ver Figura 46 (na figura, a espessura h, é referida como t).
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Caso 1:t>2C,4

C, linha média "
4."3?" j(_ j;

il e N7 7r777%

| ; //% 7

| v2l, ), 2 %/ 7

A iy

: | 7z

s ?/1// Z3

|‘+‘| A, =(b—t)h—1)

r=2{b+.fr] u=2b+h-2t)

Figura 46: Secdo vazada equivalente conforme a NBR6118 (caso 1)
Fonte: (ARAUJO, 2013)

~ A .
No caso em que a relagao - Seja menor que 2c4, pode-se adotar:

A
h€=ZSbW_2C1

E a superficie média da secéao celular equivalente A, definida pelos eixos das
armaduras do canto (respeitando o cobrimento exigido nos estribos). Este é o caso 2,

gue pode ser observado na Figura 47 (nela, a espessura he € referida como t).

Caso 2:t < 2C,
Ci linha média u
TeI “_'! f}_ /
e W,
1 \ r’,{f"/ A
: ti2 Hﬂrd-zl ‘é/ﬁ
h i | % %%
| ! / //
i I V] // 7
i " /y//zﬁ
b=h
A, =(b-20Yh-20))
bh s
ECDRE u=2(b+h—4C,)

Figura 47: Secdo vazada equivalente conforme a NBR6118 (caso 2)
Fonte: (ARAUJO, 2013)

A segunda verificacéo se refere a parcela da torcao resistida pelos estribos:

As 90
Tsqg < Traz = :

24,

71



Em que 4,4, € a area de um ramo do estribo, contido na area correspondente

a parede equivalente.

Por fim, a terceira verificacdo, relacionada a parcela da torgéo resistida pela

armadura longitudinal:

As,l
Tsq < Tras = u 24, 'fyd
e

Em que 4;, € a soma das areas das barras longitudinais;

u, € o0 perimetro da area A,.

6.3. O concreto protendido

6.3.1. Introducao

O concreto protendido, evolugcédo do concreto armado, foi uma inovacao que
trouxe varias vantagens para o projeto de estruturas: diminuicdo das flechas nas
vigas, reducao das tensoes de tracao, reducao das dimensdes da secéo transversal
(o que possibilitou estruturas mais leves) e também tornou possivel o desenvolvimento
de novos métodos construtivos (por exemplo, a construcao pelo método dos balancos
sucessivos). Nele, a fim de diminuir o momento fletor solicitante, as barras de ago dao
lugar a cabos de alta resisténcia submetidos a uma tragdo introduzida durante a
fabricacéo da peca, de modo que ela seja submetida a um esforco permanente normal

de compresséo.

A partir da maxima tensao de tracdo na secdo critica do elemento a ser
dimensionado (0,,5,), € possivel diferenciar a protensdo em trés categorias: completa,
limitada e parcial, conforme a Tabela 7. A categoria de protensdo necesséria depende
da classe de agressividade ambiental, expressa na Tabela 8. Ela esta intrinsecamente
relacionada a durabilidade da estrutura, estando relacionada as agdes fisico-quimicas
gue nao sdo consideradas no dimensionamento (ou seja, ndo envolve fendmenos

como acgdes mecanicas, dilatacédo e retracao térmica e retracado hidraulica).
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Tabela 7: Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuragdo e a protecao da armadura, em fungéo
das classes de agressividade ambiental

Fonte: (NBR6118:2014 Projeto de Estruturas de Concreto — Procedimento, 2014)

Classe de agressividade Exigéncias Combinacao de
Tipo de concreto ambiental (CAA) e tipo relativas acoes em servico
estrutural o ~fT = e
de protenséao afissuracao a utilizar
Concreto simples CAAlaCAA IV Nao ha =
CAA | ELS-W wy = 0,4 mm
Concreto armado CAA Il e CAA LI ELS-W w, = 0,3 mm | Combinagao frequente
CAA IV ELS-W wy = 0,2 mm
Concreto Pré-tragao com CAA |
protendido nivel 1 ou ELS-W wi = 0,2 mm | Combinagao frequente
(protensao parcial) | Pés-tracao com CAA lell

Verificar as duas condicdes abaixo

Concreto Pré-tracao com CAA ||
protendido nivel 2 ou ELS-F Combinacao frequente
(protensao Pés-tragao com CAA |l Combinagdo quase
limitad v Da
L) e B parmanente
Concreto Verificar as duas condi¢cbes abaixo
protendido nivel 3 Pré-tragao com CAA Il 1 S
(protensao oIV ELS-F Combinagao rara
completa) ELS-D @ Combinagéo frequente

NOTAS

& A critério do projetista, o ELS-D pode ser substituido pelo ELS-DP com ap = 50 mm (Figura 3.1).

1 As definigoes de ELS-W, ELS-F e ELS-D encontram-se em 3.2,

2 Para as classes de agressividade ambiental CAA-lIl e IV, exige-se que as cordoalhas nao aderentes
tenham protegio especial na regiao de suas ancoragens.

3 No projeto de lajes lisas e cogumelo protendidas, basta ser atendido o ELS-F para a combinagao frequente
das agoes, em todas as classes de agressividade ambiental.

Tabela 8: Classes de agressividade ambiental
Fonte: (NBR6118:2014 Projeto de Estruturas de Concreto — Procedimento, 2014)

Classe de A . Risco de
agressividade Agressividade CIa.f:.slflcar,:ao ger-al do llpo.de deterioracao da
e ambiente para efeito de projeto P tirE
| F i Insignificant
raca nsignificante
Submersa 9
I Moderada Urbana & b Pequeno
" Fort Marinha & Grand
(2] rande
Industrial & b
i Industrial @ ¢
v Muito forte - = Elevado
Respingos de maré

Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima) para
ambientes internos secos (salas, dormitdrios, banheiros, cozinhas e dreas de servigo de apartamentos
residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura).
Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima) em obras em regioes
de clima seco, com umidade média relativa do ar menor ou igual a 85 %, partes da estrutura protegidas
de chuva em ambientes predominantemente secos ou regides onde raramente chove.

Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branqueamento em indds-
trias de celulose e papel, armazéns de fertilizantes, indistrias quimicas.
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Na Tabela 7, ELS-W é o estado limite de abertura de fissuras (em que wy é 0
maximo valor para abertura de fissura), o ELS-F é o estado limite de formacédo de
fissuras e 0 ELS-D é o estado limite de descompressdo. Ja ¥ € o parametro que
multiplica o momento causado pelas cargas variaveis, e para pontes rodoviarias -

como o viaduto estaiado a ser analisado nesse trabalho - ¥, = 1, ¥,y = 0,5 e ¥4, =

0,3.

Outra classificacdo importante é a que divide a protensdo em dois tipos:
protensdo com aderéncia inicial e protensdo com aderéncia posterior, também

chamados de sistemas com armadura pré-tracionada e pos-tracionada (PFEIL, 1978).

Na protensdo com aderéncia inicial (vide Figura 48), os fios de aco sé&o
esticados e ancorados em suportes provisorios. Em seguida colocam-se as formas
laterais, procedendo-se a moldagem e a cura do concreto, que é lancado diretamente
sobre os fios, aderindo a eles. Atingida a resisténcia prevista no projeto, retira-se
gradualmente o esforco de protensdo sobre os cabos de aco. Estes tendem a reduzir
seu comprimento, no que sao impedidos pelo atrito e aderéncia com o concreto;
assim, os cabos permanecem esticados e as vigas protendidas. AplGs o
endurecimento do concreto, cortam-se os fios dos suportes provisorios. A ancoragem

se faz por meio da aderéncia entre os cabos e o concreto.

forma

cilindro hidraulico armadura da peca ancoragem
("macaco”) de protensio passiva

pista de
protensao

bloco de
reacdo

Figura 48: Esquema ilustrativo de sistema com armadura pré-tensionada
Fonte: (ESPIL & SCHERER, 2016)

Ja a protensdo com aderéncia posterior (Figura 49) tem esse nome pois €
feita apo6s o endurecimento do concreto, utilizando a propria peca como apoio
definitivo para a ancoragem do cabo. Os macacos se apoiam nas extremidades da
viga, prendendo os cabos. Apds o esticamento, estes sdo ancorados definitivamente,

ficando sob tensdo. Os macacos sdo entdo retirados. Este sistema apresenta uma
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by

grande variedade de tipos. Os cabos podem ser externos a pega ou internos,
envolvidos por bainhas que impedem o contato com o concreto, e que ao final do

processo sao preenchidas com argamassa de cimento injetada.

a) Pega concretada
duto
vazado

b) Estiramento da armadura de protengao

2717117171111

e

c) Armadura ancorada e dutos preenchidos
com nata de cimento

[

Figura 49: Esquema ilustrativo de sistema com armadura pés-tensionada
Fonte: (ESPIL & SCHERER, 2016)

6.3.2. Perdas na protenséo
As perdas na protensao podem ser imediatas (Qquando ocorrem logo que a
peca é fabricada, devido ao atrito, recuo da ancoragem e encurtamento elastico do
concreto) ou progressivas (quando ocorrem ao longo da vida util do elemento
estrutural, por fluéncia e retracdo do concreto e também relaxacdo da armadura). A
seguir sera mostrado como se calcula cada uma dessas perdas, conforme a
NBR6118.

6.3.2.1. Perda por atrito
Nos elementos estruturais com poés-tracdo, a primeira perda que ocorre €

devida ao atrito. Ela pode ser calculada segundo a expressao:
AP(x) = P;[1 — e~ (WZa+kn)
Na qual:

P; é a forca de protenséo aplicada;
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x € a abcissa do ponto em que se calcula AP, medida a partir da ancoragem, e

expressa em metros;

Ya é a soma dos angulos de desvio entre a ancoragem e o ponto de abcissa x,

expressa em radianos (rad);

u € o coeficiente de atrito aparente entre o cabo e a bainha. Para o caso em que se

tem fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica, u = 0,2rad™!; e

k € o coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas ndo intencionais do

cabo. Na falta de dados experimentais, adota-se k = 0,01u (m™1).

6.3.2.2. Perda por acomodacgédo na ancoragem

Ha também perdas devido ao travamento do cabo por meio do clavete ou
acomodacéo na ancoragem. Para encontrar o valor dessa perda, basta conferir com
no catéalogo do fabricante qual o recuo da ancoragem no momento do travamento dos
cabos (usualmente 6 milimetros). Num cabo ideal, bastaria transformar essa
deformacédo numa variacdo da forca de protensdo, mas para manter um nivel mais
elevado de fidelidade a situacao real, considera-se que o coeficiente de atrito também
atua no alivio de forga no cabo. A partir dai, determina-se até qual secdo transversal

essa perda é significativa e se determina seu valor geometricamente.

6.3.2.3. Perda por encurtamento elastico do concreto
A perda média de protenséo, por cabo, devido ao encurtamento elastico do
concreto e consequentemente afrouxamento dos cabos anteriormente protendidos,
pode ser calculado pela expresséao:

de (Ucp + ch)(n -1)
Adp = 2n

Em que:
g, € atensdo no ago de protensao;
a, € arelacdo entre os modulos de elasticidade do aco e do concreto;

oc.p € a tensao inicial do concreto ao nivel do baricentro da armadura de protensao,

devida a protensdo simultdnea de n cabos, ja descontadas as perdas por atrito e

acomodacédo da ancoragem; e
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oy € a tensdo no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protenséo, devida

a carga permanente mobilizada pela protensao ou simultaneamente aplicada com a

protens&o.

6.3.2.4. Perdas progressivas
Como foi dito anteriormente, as perdas progressivas sao calculadas levando-
se em consideracao trés fatores (e a interacdo entre eles): retracao e fluéncia do

concreto e relaxacdo do aco de protensao.

A intensidade da relaxa¢éo do aco é dada pela expresséo:

t— t0>0’15

Y (t,to) = Y1000 (m

%1000 € a relaxacdo do ago, apos 1000 horas a 20°C, tabelada em fungéo do oy, € do

tipo de aco utilizado (fios, cordoalhas ou barras; RB ou RN) — ver Tabela 9;

Y(t,t,) € o coeficiente de relaxacdo do aco no instante t para protensao e carga
permanente mobilizada no instante t,. Em outras palavras, € a razao entre a perda de
tensdo por relaxacéo pura de t, a t, e g,. Para tensdes inferiores a 0,5f,., admite-
se que nao haja perda de tenséo por relaxagcédo. Pode-se considerar que no tempo
infinito o valor de ¥ (¢, t,y) € dado por ¥ (tw, ty) = 2,5 - W1g00-

Tabela 9: Valores de ¥, ,,,, €m porcentagem

Cordoalhas Fios
Opo Barras
RN RB RN RB
0,5 foik 0 0 0 0 0
0,6 foik 3,5 1,3 2,5 1,0 1,5
0,7 fotk 7,0 25 5,0 2,0 4,0
0,8 futk 12,0 3,5 8,5 3,0 7,0
Onde
RN € a relaxagao normal;
RB é a relaxac¢ao baixa.

Quando séo satisfeitas as seguintes condi¢cdes - a) a concretagem e a
protensdo sdo executadas em fases suficientemente préximas para que se desprezem
os efeitos reciprocos de uma fase sobre a outra; e b) os cabos possuem entre si
afastamentos suficientemente pequenos em relagdo a altura da secdo do elemento

estrutural, de modo que seus efeitos possam ser supostos equivalentes ao de um
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anico cabo, com area de secao transversal igual a soma; das areas das se¢des dos
cabos componentes, situado na posicéo resultante dos esforgos neles atuantes (cabo

resultante); a férmula geral para o célculo das perdas progressivas é dada por:

gcs(tr to)Ep — Ay " Ocpog * (p(tr to) — Opo* X(t' tO)
XptXc Qp 1" pp

Ao, (t,tg) =

Em que:
x(t, ty) = —In[1—-¥(t, ty)l;
Xc=14+05-0(,ty);

Xp = 1+ x(t,t0);

-1

c

A . ~ 2 ~
Pp = A—” (taxa geometrica da armadura de protensao, com A, sendo a area da segao
[

transversal do cabo resultante e A, a area da secao transversal do concreto);

E , , .. . 2
ap == £ (em que E, é o médulo de elasticidade do ago da armadura ativa e E;,g € 0
ci28

ma&dulo de elasticidade do concreto aos 28 dias);

ocpog € @ tensdo no concreto adjacente ao cabo resultante, provocada pela protensao

e pela carga permanente mobilizada no instante t, (positiva se for de compresséao);

@ (t, ty) € o coeficiente de fluéncia no concreto no instante t para protensdo e carga

permanente, aplicados no instante t;
x(t, ty) € o coeficiente de fluéncia do aco;
gc5(t, ty) € aretracdo no instante t, descontada a retracdo ocorrida até ty;

a0 € atensdo na armadura de protensao devida exclusivamente a forgca de protensao,

no instante t,.

e, € a excentricidade do cabo resultante em relagdo ao baricentro da segdo de

concreto;
1. € o momento central de inércia da se¢ao de concreto.

Ao, (t,t) € a variagdo de tensdo no aco de protenséao entre t, e t;
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Caso sejam satisfeitas as condi¢cdes a) e b) ja mencionadas e ainda uma
terceira condic&o c) - a retracdo n&o difira de 25% do valor [-8 - 10~ 5¢(a, t,)] - neste
caso, a norma permite o calculo das perdas por fluéncia, retracéo e relaxacdo segundo

as seguintes férmulas aproximadas (valor em porcentagem):

Ao (tom t()) a

— P 00— 18,1 + L [0 (oo, )] (3 + T pog)
G0 47

Ady (te, to) Ap

Em que a primeira expressao € valida para acos de relaxacdo normal (RN) e
a segunda para acos de relaxacéo baixa (RB).
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7. Conceitos gerais sobre fundagobes

As fundacfes servem para transmitir os carregamentos ao solo ou rocha de
suporte de uma estrutura. Para que desempenhem sua funcéo de forma satisfatoria,
as fundagbes ndo s6 devem ser apoiadas em um solo com resisténcia (relacionada a
plastificac@o e ruptura) e rigidez (relacionada a recalques) adequadas, como também
devem resistir as proprias tensdes advindas dos esfor¢os a que esta sendo solicitada.
Assim, sempre que se fala de um elemento de fundacéao, ele deve ser visto sob duas
perspectivas: a dos elementos estruturais da fundagéo (estacas, sapatas, blocos) e a
do solo.

O tipo de fundacédo deve ser escolhido com base nos esforcos sobre a obra
de arte, nas caracteristicas do solo e na composicdo dos elementos estruturais da
fundacdo em questdo. No projeto, € fundamental levar em conta ndo so a resisténcia
dos elementos da fundacéo e do solo, como também a rigidez do sistema, uma vez
gue ela determinara a distribuicdo das cargas. Por exemplo, se uma estaca for muito
mais rigida que outra, tende a receber maior parte do carregamento, o que pode leva-

la a ruptura, caso este fato ndo tenha sido considerado no seu dimensionamento.

As fundacdes dividem-se em rasas e profundas. Essa divisdo ocorre com

base na distribuicdo de cargas da estrutura para o solo em que se apoia.

As diretas distribuem as cargas sem que haja deformacao exagerada do solo.
A distribuicdo ocorre pela base do elemento estrutural da fundacéo, e considera-se
somente 0 seu contato sobre a camada do solo, o que exige que esta seja apoiada

em solo resistente. As fundacdes diretas subdividem-se em rasas e profundas.

A fundacéo rasa corresponde aquela em que a camada de suporte se localiza
proxima a superficie do solo (profundidade de até 3,0 metros) ou quando a
profundidade de apoio é inferior a duas vezes a menor dimensdo do elemento da

fundacgé&o. J& a profunda é aquela cujas dimensfes ultrapassam estes limites.

As fundagOes indiretas, por sua vez, utilizam-se do efeito de ponta e,
principalmente, do atrito lateral do elemento com o solo para dissipar as cargas, de
modo que todas sdo profundas (a ponta ou base se situa a uma profundidade superior

a oito vezes sua menor dimensao, ou acima de 3,0 metros).
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Tabela 10: Tipos de fundacdo
Fundagdes Diretas Rasas Blocos e Alicerceres
Sapatas Isolada
Corrida
Associada
Alavancada

Radier
Fundagoes Diretas Profundas |TubulGes A céu Aberto

A ar Comprimido
Fundacdes Indiretas Estacas Cravadas De madeira

De ago

De concreto pré-moldado
Estacas de concreto moldadas in loco Strauss

Raiz

Franki

Hélice continua

Barrete
Estacao

Em campo, o profissional se baseia nos perfis geoldgicos caracteristicos da
regido, nas normas brasileiras e em sua propria experiéncia para estabelecer o
namero adequado de pontos de sondagem, o posicionamento no terreno e a
profundidade a ser atingida durante o ensaio. As informacdes geradas séo,
posteriormente, elencadas em um relatério escrito e em grafico. Os dados obtidos

servirdo de base técnica para determinar a fundacao adequada para a obra de arte.

O estudo do terreno onde a estrutura sera implantada corresponde,
normalmente, a sondagens de simples reconhecimento (sondagem a percussao e
rotativa). Pode-se realizar também ensaios de penetracdo continua, ensaios de
palheta ou outros tipos de avaliacdo em casos que demandam mais informacgdes ou
gue sejam exigidos por alguma norma. O grafico devera apresentar as informacdes

abaixo acerca do subsolo estudado:

e Locacgéao dos furos de sondagem;

e Determinacao do perfil de solo até uma cota de interesse;

e Determinacdo das condicbes de compacidade, consisténcia e
capacidade de carga de cada tipo de solo;

e Determinacdo da espessura das camadas e avaliacdo da orientagao
dos planos que as separam;

¢ Informacéo do nivel do lencol freatico.

e Data da realizagédo da sondagem
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7.1. Fundacgdes Diretas Rasas

As pontes e viadutos sao estruturas que costumam possuir grandes vaos e,
consequentemente, cargas elevadas e pontuais sobre a fundacdo. Logo, o uso mais
comum de fundacéo direta rasa € o de sapata isolada. Em alguns casos é possivel
gue se usem sapatas associadas na direcao transversal, caso o tabuleiro seja
sustentado por dois pilares. O fato de as cargas serem concentradas impossibilita o

uso de sapatas corridas e radiers.

No entanto, destaca-se que a sapata corrida pode ser aplicada em muros de
acesso estruturado em pontes ou viadutos partindo de regides planas, ainda que este

seja um caso muito especifico e raramente encontrado nas obras brasileiras.

7.2. Fundacdes Diretas Profundas

Os tubulBes, Unicos representantes da categoria, foram por muito tempo uma
das solu¢cBes mais adotadas para fundacdes de obras de grande porte, tais quais as
de pontes. No entanto, vém caindo em desuso por conta do risco atrelado ao seu
meétodo construtivo — este consiste em uma escavacdo manual ou mecéanica até a
cota do solo resistente, seguida de alargamento do fundo, realizado por profissional
especializado (chamado “poceiro”); e posterior inspe¢éo e aprovagao por engenheiro

geotécnico.

Por muito tempo, devido ao baixo custo de execucao e a ndo necessidade de
mobilizacdo de equipamentos pesados, por muito tempo esta solucdo foi a mais
vantajosa economicamente, e em muitos casos a Unica viavel. A grande problemética
relacionada a esse método é que ao menos duas pessoas precisam descer para
trabalhar no poco onde o tubuldo sera instalado, e no caso de ocorréncia de acidente
durante alguma dessas operacdes, dificiimente o funcionario é retirado com vida do

canteiro. Com efeito, em alguns paises esta solucéo é proibida de ser implementada.

Quando se adota uma fundacédo em tubuldo, é imprescindivel se atentar a
algumas observacdes. Uma delas é a de que o que garante a estabilidade do poco é
a coesao entre 0s graos no solo. Assim, caso o0 subsolo possua uma camada de areia,
por mais fina que seja, faz-se necessario 0 uso de uma camisa metalica ou de

concreto, a fim de evitar possiveis acidentes. Outra precaucéo € nunca trabalhar em
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dias chuvosos, quando a propensao ao desmoronamento aumenta devido ao fluxo da
agua no solo. Também é preciso verificar, todos os dias, ao descer no poco, se

existem trincas na parede, e caso existam, qual a sua orientacao.

Quando a cota do nivel d’agua estiver acima da cota de projeto é possivel
utilizar uma bomba submersivel dentro do poco, expelindo o liquido do fuste. Em
casos mais extremos, como obras que apresentem grandes carregamentos — como
pontes ou viadutos — ou quando a cota do nivel d’agua estiver muito elevada, faz-se
necessario conceber um tubuldo a ar comprimido. Este consiste numa camara de
compresséo instalada no topo do poco, cuja funcdo € aumentar a pressao atmosférica
em seu interior, impedindo a entrada de agua. Isso torna a execu¢do mais lenta,
devido ao tempo de compressao e descompressao exigidos para que o trabalhador
se adapte a variacdo de pressao atmosférica, e a menor produtividade deste quando
essa pressao é elevada, o que faz com que outras solugcdes passem a ser ainda mais

competitivas.
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Figura 50: Imagem representativa de um tubuldo a ar comprimido
Fonte: (BARROS, 2002)

Hoje em dia, devido aos avancos tecnoldgicos e reducédo do custo, outros tipos

de fundacao profunda mostram-se competitivos em relacéo aos tubuldes.

7.3. Fundacgdes Indiretas

S&o muitas as fundacdes indiretas, cada qual com suas aplicacbes e
limitagGes. Para facilitar o estudo dessas fundagdes, tomaremos como base a Tabela
11 abaixo, desenvolvida pelo professor Waldemar Hachich para o curso de Fundacgdes
lecionadas no curso de graduacédo da Escola.
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Tabela 11: Carga aproximada em cada tipo de fundacéo profunda

SPT minimo (fund.dir.) ~ 6 ~ 1 ~ 18 ~ % ~ 30 ~ 36 )
Pilar médio (em tf) 100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000
Carga por estaca (em tf) | 10 20 30 40 | 60 70 80 90 | 110 120 130 140 | 160 170 180 190 | 210 220 230 240 | 260 270 280 290 | 310 320 330 340 |
Blocos de 3 estacas o | | | | so | | | | 00 | | | | 10 | | | | 20 | | | | 250 | | | | 300 | | | | 350
Tipo Sec¢do Di do transversal das fundagbes (em cm)
circular 25 30
circular 25 32 38 45 55
Pré-moldada|quadrada
Pré-moldadalcircular 20 38 42 50 60 70
circular 35 40 52 60
circular 10 15 20 25 31 41 45
circular 35 50 60 70 80 90
Carga por estaca (em tf) | 30 60 90 120 " | 180 210 240 270 " | 330 360 390 420 " | 480 510 540 570 " | 630 660 690 720 v | 780 810 840 870 " | 930 960 990 1020 |
Blocosdelestaca | O | | | | 750 | | | | B0 | | | | Mo | | | %00 | | | {750 | | | |00 | | | | ##
Tipo Secdo Dimensdo transversal das fundagdes (em cm)
circular 60 70 80 100 120 140 160 ...
Barrette retangular 50x250 60x250 50x320 60x320 80x250 ..
circ./f.elip.| (condi¢des especificas para didametro da base e do fuste, em fungdo do solo, do concreto e do processo executivo)
SPT minimo (tubuldo) ~ 14 ~ 18 ~ 21 ~ 21 ~ 21 ~ 21 ~ 23 ~ 24 ~ 26 ~ 27

A partir desta tabela é possivel descartar algumas solucbes para obras de
grande porte. Este é o caso, por exemplo, das brocas, estacas Strauss e estacas
cravadas em secdo quadrada. Sua capacidade de carga € muito baixa, inviabilizando
sua utilizacdo em fundacdes de pontes, que recebem cargas elevadas, devido ao
elevado peso da estrutura e aos longos vaos. Quanto maior o vao da obra de arte,

maiores tendem a ser as cargas na fundacgéao.

As estacas em hélice continua possuem trés inconvenientes para o caso das
fundacdes de pontes e viadutos. O primeiro deles é o de que é necessaria uma central
de concreto no canteiro para garantir a continuidade do enchimento da estaca, o que
nem sempre é viavel. O segundo é que o0 equipamento é custoso e ndo chega a locais
de dificil acesso. Dado que a maioria das pontes costuma se situar em estradas ou
ferrovias, afastadas de centros urbanos, este quesito pode inviabilizar esta solucéo.
Por fim, ao utilizar esse método de execucdo de estaca, a inser¢cdo da armadura
costuma ser um problema. Uma vez que ela é alocada apdés a escavagdo e a
concretagem, € preciso que o concreto esteja muito fluido para que ela possa penetra-
lo. Assim, em geral a estaca s6 consegue descer até 14 ou 15 metros, o que inviabiliza

a utilizacdo dessa solucdo para obras que requerem estacas mais compridas.

Assim como as estacas em hélice continua, as estacas barrete possuem a
desvantagem de serem muito caras se comparadas a outras solucbes, além de
possuirem uma geometria fixa que nem sempre € a mais adequada para transferir os

esforcos concentrados das obras de arte para o solo.

Em resumo, as principais solu¢des para fundacdes de pontes séo: estacas
cravadas circulares de concreto pré-moldado, estacas cravadas metélicas, estacas
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raiz, tubulBes e estacdes. A escolha entre elas é feita de acordo com o resultado das
sondagens SPT, das cargas a serem suportadas e da disponibilidade de equipamento

na regiao da obra.

7.3.1. Métodos para determinacédo da capacidade de carga
Uma das maiores dificuldades ao se utilizar fundacdes indiretas € a
determinacado da capacidade de carga da estaca. Dentre seus métodos de obtencdo,
destacam-se os métodos tedricos e 0s semi-empiricos. A diferenca entre esses eles
€ que o primeiro se baseia em parametros do solo, enquanto que o segundo se baseia

em ensaios de penetracéo in situ (CPT, SPT e PDA).

Os métodos tedricos sdo pouco utilizados por necessitarem de parametros de
dificil medi¢do (como angulo de atrito, coesdo e fatores de capacidade de carga), e
requererem ensaios muito especificos, frequentemente de custo elevado. J4 os
métodos semi-empiricos mais empregados no Brasil sdo os que relacionam a
resisténcia das estacas aos valores de SPT, sendo os mais utilizados, o de Aoki-
Velloso, o de Décourt-Quaresma e o de Velloso-Lopes. Os dois primeiros seréo

detalhados a seguir.

7.3.1.1. Método de Aoki-Velloso
Segundo este método, a capacidade de carga da estaca € dada pela soma da

resisténcia de ponta com a resisténcia lateral, através da expressao:
Quit = Ap - qp + 27, AL
Em que:
Q.+ € a capacidade de carga da estaca;
A, é a area da base da estaca,
q, € aresisténcia unitaria de ponta da estaca,
7, € a resisténcia unitaria por atrito lateral da estaca;

AL é o trecho de comprimento L da estaca, com 7, de mesmo valor.
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As resisténcias unitarias q, e T, podem ser obtidos a partir dos valores

fornecidos pelo ensaio SPT, por meio das relacdes:

_ k - Nspr
a- k- Nspr
T, = —FZ

Os valores de a e k sdo obtidos por meio

Tabela 12, adotada por Aoki-Velloso (1975), em funcéo do tipo de solo:

Tabela 12; Valores de k e o (Aoki-Velloso, 1975)

Tipo de Solo K (kPa) (%)
Areia 1000 1,40
Arela Siltosa 800 2,00
Areia silto argilosa 700 2,40
Areia argilosa 600 3,00
Areila argilo siltosa 500 2,80
Silte arenoso 350 2,20
Silte areno argiloso 430 2,80
Silte 400 3,00
Silte argilo arenoso 250 3,00
Silte argiloso 230 3,40
Argila arenosa 350 2,40
Argila silto arenosa 330 3,00
Argila areno siltosa 300 2,60
Argila siltosa 220 4,00
Argila 200 5,00

da

Ja os valores de F; e F, dependem do tipo de estaca utilizada, e sdo obtidos

da Tabela 13, abaixo:
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Tabela 13: Valores de F1 e F2 segundo Aoki, Velloso e Solomoni (1978)

Tipo de Estaca F1 F2
Pré-moldadas 1,75 3,50
Metalicas 1,75 3,50
Franki 2,50 5,00
Escavadas * 3.50 7,00

7.3.1.2. Método de Décourt-Quaresma
De forma analoga ao método anterior, 0 de Décourt-Quaresma relaciona a
capacidade de carga aos valores obtidos do ensaio SPT. A expresséo utilizada é:

Qult=Ab'qp+U'L'TL

Em que U e L séo, respectivamente, o perimetro e 0 comprimento total da

estaca. As demais notagcdOes foram definidas no item anterior.

Para determinar q, e 7, segundo este método, utilizam-se as expressoes

abaixo:
qp = K - Ngpr
NI
=5+ 1[tf/m?]

Nelas, Ngpr € a média dos valores obtidos nas cotas imediatamente superior
e inferior & da ponta da estaca. Ja N’ é o valor médio do SPT ao longo do fuste,
independentemente do tipo de solo. Para sua determinacéo, os valores menores que

3 devem ser considerados iguais a 3, e 0s maiores que 50 devem ser adotados iguais
a 50. Por fim, o valor K é obtido da Tabela 14:

Tabela 14: Valores de K para o Método de Décourt-Quaresma

TIPOS DE SOLO K [tf jm’]
Argilas 12
Siltes argilosos (solo residual) 20
Siltes arenosos (solo residual) 25
Areias 40
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Por fim, para estacas escavadas, sugere-se que sejam utilizados os
coeficientes a e  de capacidade de carga de ponta e de atrito (ver Tabela 15), de

modo que a equacdo que determina a capacidade de carga da estaca fica:

Qultza'Ab'Qp-"ﬁ'U'L'TL

Tabela 15: Valores de o e B para o Método de Décourt-Quaresma

Estaca | Cravada Escavada Escavada Helice Raiz Injetada
lestaca padrio) (em geral) {c'bentonita) Continua (alta pressao)
B a B a B a B

Solo A B a B a
Argilas | 1,00° | 1,00 | 0,85 | 0,80 | 0,85 | 0,90" | 0,30* | 1,00* | 0,85* | 1,50* | 1,00* | 3,00*

Solos*™* [ 1,00° [1,00" [ 0,60 | 0,65 | 0,60 | 0,75* | 0,30° | 1,00 [ 0,60° | 1,50" | 1,00° | 3,00°
Areias [ 1,00" | 1,00 | 0,50 | 0,50 | 0,50 | 0,60° | 0,30° | 1,00* [ 0,50 | 1,50* | 1,00* | 3,00°

*valores para o qual a correlacao inicial foi desenvolvida
* valoms apanas indicativos diante do reduzido nimero de dadoes disponiveis

= Solos imermeadiarios
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lll. ESTUDO DE CASO

8. Dados gerais do projeto

8.1. Projeto geométrico

Pontes e viadutos sao obras de arte especiais normalmente relacionadas ao
projeto de passarelas, rodovias ou ferrovias, dado que sua funcdo é permitir a
transposicao de um obsticulo numa via de transpostes, seja de pessoas, automaoveis
ou trens. Desta forma, pode-se dizer que o projeto de uma ponte € sempre um

componente de um projeto mais amplo de sistema viario.

O projeto geométrico de uma via é o primeiro a ser desenvolvido, de modo a
torna-la viavel nos aspectos ambiental, social e econémico. Em seu desenvolvimento,
sdo elaborados varios estudos, como os de trafego, geotécnico-geoldgicos,
hidrolégicos, topograficos, de obras de terra, de terraplenagem, de pavimentacéao, de
drenagem, de desapropriacdo, de elementos de seguranca, de sinalizacdo, de
impactos ambientais, de viabilidade econdmica e de necessidade de obras de arte

especiais.

O projeto geométrico € um dos documentos que 0s escritorios de calculo
estrutural de pontes e viadutos costumam receber, ja com os desenhos que definem
o tracado geométrico da via e seu perfil no eixo de estaqueamento. Nele, as plantas
de tracado contemplam os limites da obra de arte, e a vista do perfil costuma vir com
uma distorcdo de 1000% na vertical para que seja possivel analisar minuciosamente

as alturas de projeto, como pode ser visto na Figura 51 e na Figura 52.
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Figura 51: Tracado da via no trecho do projeto geométrico que abrange a obra de arte
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia

VIADUTO ESTAIDO 1

Figura 52: Greide da via no trecho do projeto geométrico que abrange a obra de arte
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia
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8.2. Implantagédo da obra

Ao receber o projeto geométrico, cabe ao escritério responsavel pelo projeto
da obra de arte determinar a solucdo a ser a dotada, o método construtivo, a
guantidade de apoios a serem utilizados e a locacdo de todos os elementos
estruturais. A este projeto, da-se o nome de “Projeto de Implantagédo”. Em alguns
casos, a prépria empresa de rodovias pode exigir uma solu¢do para o trecho, mas

cabe ao escritorio de projeto estrutural a analise de sua viabilidade.

No caso estudado, a Figura 53 ilustra as condicfes iniciais para implantacao
da obra, onde as linhas azuis representam o greide do projeto geométrico, as verdes
delimitam o terreno natural e as vermelhas indicam o gabarito da via principal (a

esquerda) e do acesso dos 6nibus a rodoviaria de Campinas, (a direita).

700, 495,919 (698,188 50 [Ha458 700
695 =1 F7T1 - 695
e R S B A S B -“5,41‘ - \‘\\ﬁg_ ST
6801 CBED =T 11 =T mo : e 690

) A A P N P | (NO EIXO) (NG EIXO)

6851 635
680+ 680
6757 675
6707 670
6651 665
660+ 660

6551 655

650 0 1 2 3 4 & 6 950

Figura 53: Corte no eixo de estaqueamento com levantamento do terreno e greide vertical
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

Ao final destes estudos, foi elaborado o projeto de implantagdo, como
mostram a Figura 54 e a Figura 55, partindo dos principios da concepc¢ao estrutural.
Como pode ser visto na Figura 53, considerando tabuleiro com altura constante, o
limite maximo para esta altura é apenas 1,50 metro, a fim de garantir o gabarito da via
de acesso dos 6nibus. Este foi um fator crucial na escolha da solugdo adotada, uma

vez que poucas solucdes seriam possiveis com tabuleiros tao flexiveis.

A obra de arte implantada é em tangente, ou seja, ndo existe curvatura em
planta no tabuleiro, fazendo com que este seja duplamente simétrico em planta, com

excecdo da disposicdo dos aparelhos de apoio, que sera discutida adiante.
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IMPLANTAGAO GERAL
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Figura 54: Projeto de implanta¢éo — Planta Geral
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia
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Figura 55: Projeto de Implantacdo — perfil longitudinal no eixo de estaqueamento
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia
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8.3. Sistemas estruturais longitudinal e transversal

O sistema estrutural longitudinal adotado foi o de viga continua estaiada,
enguanto que o sistema transversal foi concebido em forma de “ponte em duas vigas”.
Apesar de possuir extensao total de 108,47 metros, o mastro perfeitamente centrado
atua como apoio intermediario, fazendo com que se trabalhe com dois vaos continuos
de 54,24 metros.

Os estais sdo dispostos nos dois planos onde se encontram as vigas
longarinas, de modo que o tabuleiro converta parte da tor¢cao nas longarinas em flexao
nas transversinas, que serd distribuida para os estais. Os dois primeiros pares de
estais no meio do vao distam 7,24 metros do mastro. Os pares seguintes distam 5
metros entre si, sendo que ao final do trecho estaiado ainda restam 7 metros até o

eixo dos encontros.

A Figura 56 mostra como os estais foram nomeados em planta.
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Figura 56: Nomeacéo dos estais em relagédo a planta do tabuleiro
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

O sistema transversal é em duas vigas, e as medidas foram disponibilizados
pela Outec Engenharia, empresa responsavel pelo projeto estrutural, e sdo as
ilustradas na Figura 57. Ao longo do tabuleiro foram construidas transversinas,
espacadas de 3,40 m a 4,20 m, as quais transmitem os esfor¢os do tabuleiro para as

vigas longarinas, enquanto que estas os transferem aos apoios e aos estais.
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Figura 57: Sec¢éo transversal tipica da obra de arte estudada
Fonte: Acervo de projetos da Outec Engenharia

8.4. Locacgao dos aparelhos de apoio

A Figura 58 apresenta a disposicdo dos aparelhos de apoio metalicos
utilizados nesta obra de arte. Nela, os aparelhos de apoio estdo aumentados em
escala, para facilitar a visualizacdo, e as setas em vermelho indicam tanto se eles sado
fixos, unidirecionais ou multidirecionais, quanto a direcdo em gque os deslocamentos

sdo permitidos.

—r—r—Tr—
T I

Figura 58: Vista em da obra de arte em planta, com destaque para os aparelhos de apoio
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

O modo como foram dispostos os aparelhos de apoio permite que ambas as
longarinas possam ser representadas pelo mesmo esquema estrutural, sendo este o
de uma viga continua de dois vaos, com apoios moveis nas extremidades e um apoio

fixo no centro. O sistema também possui a vantagem de absorver de maneira eficaz
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os efeitos de variacdo de temperatura, frenagem, retracéo e fluéncia, uma vez que

permite deslocamento axial nas extremidades

Tendo em vista a locacdo dos aparelhos de apoio no sentido transversal,
percebe-se que houve uma preocupacdo de que o sistema transversal pudesse ser
representado como uma barra bi apoiada, com um apoio mével e um fixo nos trés
eixos de apoio do viaduto, para que os efeitos citados no paragrafo anterior pudessem

atuar na estrutura com acréscimo minimo de tensoes.
Os aparelhos de apoio utilizados nesta obra foram:

e EixoE.1
¢ Aparelho metalico esférico unidirecional p/ 2500 kN
¢ Aparelho metalico esférico multidirecional p/ 2500 kN
e Eixo AP.1
¢ Aparelho metalico esférico fixo p/ 4000 kN
¢ Aparelho metalico esférico unidirecional p/ 4000 kN
e EiIXOE.2
¢ Aparelho metalico esférico unidirecional p/ 2500 kN

¢ Aparelho metalico esférico multidirecional p/ 2500 kN

Foram previstos e mostrados em projeto a posi¢cdo dos macacos hidraulicos
utilizados na manutencdo ou troca de aparelho de apoio durante a vida atil da

estrutura. Estes pontos foram reforcados com armaduras de fretagem.

8.5. Fundacgdes

Na obra de arte estudada, optou-se pela solucdo em estacGes executados
com fluido estabilizante. Cada encontro se apoia sobre dois estactes de 1,20 metros
de diametro cada, enquanto que o mastro se apoia sobre quatro estaces de 1,80
metros cada. As estacas dos encontros E.1 e E.2 possuem, respectivamente, 23 e 21
metros de comprimento em solo, enquanto que as estacas do mastro possuem 26

metros de comprimento, sendo 23 metros em solo e 3 metros em rocha.

Para o dimensionamento dos elementos de fundacéao, foi imprescindivel o uso

dos graficos gerados no ensaio SPT, mostrados no item abaixo.
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Fonte: Boletim de sondagem fornecido pela Outec Engenharia
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Figura 61: Boletim de sondagem SM-14
Fonte: Boletim de sondagem fornecido pela Outec Engenharia
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Figura 62: Boletim de sondagem SM-15
Fonte: Boletim de sondagem fornecido pela Outec Engenharia
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Figura 63: Boletim de sondagem SM-16
Fonte: Boletim de sondagem fornecido pela Outec Engenharia




8.6. Método construtivo

Quando se trata da construcao de grandes obras, tais como pontes e viadutos,
é crucial definir o método construtivo no inicio da fase de projeto, de modo a garantir
gue certos critérios de projeto sejam atingidos. Isso porque este ndo leva em conta
apenas a fase de operacdo do empreendimento, mas também todas as configuracdes
de carregamento encontradas durante a construgdo da obra de arte, que sao
chamadas de “fases de construgdo”. Em relacdo ao dimensionamento dos elementos
estruturais, ndo raro as fases de construcédo sao mais criticas que a fase de operacéao,
pois as solicitacdes nas etapas de concretagem, armazenamento ou transporte de

alguns elementos sdo bem diferentes das que ocorrem ao longo da vida util.

As pontes estaiadas, em geral, sdo obras custosas e de execucdo complexa.
Sendo assim, essa opc¢do usualmente se torna mais vantajosa economicamente
quando € necessario vencer grandes vaos. Nesta situacdo, o método construtivo mais
recomendavel (e por vezes o Unico viavel) é o dos balangos sucessivos, mas neste
estudo de caso, por tratar-se de um vao relativamente curto, optou-se por uma obra

feita com tabuleiro cimbrado.

Essa deciséo trouxe diversos beneficios a obra como um todo. O primeiro foi
a reducado do custo de construgdo, uma vez que o aluguel de uma estrutura de
cimbramento se mostrou mais barato que o de duas trelicas para consolos sucessivos
(J& que o disparo teria que ser duplo nesta situacao). Além disso, houve reducéo do
custo de projeto, pois existem menos fases de projeto quando comparado ao método
dos balangos sucessivos (que acrescenta uma etapa de projeto a cada aduela
executada). O controle de flechas também é muito menos complexo, se comparado
ao método dos balancos sucessivos, por existirem tantas etapas de projeto quantas
forem as aduelas concretadas. Por fim, a possibilidade de manter a passagem de
veiculos na avenida Bar&o de Itapura durante a execucdo da obra, pois o trafego
poderia ser interrompido com o método dos balancos sucessivos, dependendo do
modelo da trelica adotada (mais especificamente, de suas medidas na parte inferior

suspensa da trelica).

Durante a construcao, o cimbramento foi disposto de modo a n&o prejudicar
ou interromper o trafego na avenida, como mostra a Figura 64. O acesso dos 6nibus

a rodoviéaria foi temporariamente desviado durante a execugdo da obra. Vale também
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citar que, para montagem e desmontagem do cimbramento, foi necessario que a

avenida fosse interditada por 3 dias em horario comercial (das 9h as 17h).

Cimbramento
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Figura 64: Elevacéo com representacéo do cimbramento no eixo de estaqueamento
Fonte: Elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

Em se tratando da sequéncia de construgdo, primeiramente executou-se o
servigo de limpeza do terreno, movimentagéo de terra e fundagoes, tanto da obra de

arte quanto do cimbramento.

Com as fundacbes finalizadas, deu-se inicio a execu¢do dos encontros e ao
levante do mastro pelo método de férmas deslizantes, realizado com auxilio de uma
grua, até o nivel da viga travessa do tabuleiro. Depois disso, locaram-se os aparelhos
de apoio. A partir deste ponto, pode-se continuar a concretagem do mastro até o nivel
da viga de travamento. Esta foi executada, e o0 mastro finalizado. Paralelamente a
este trabalho, a partir da locacéo dos aparelhos de apoio, foi montado o cimbramento
e posteriormente executado o tabuleiro. Ao final desse processo, tanto o mastro
guanto o tabuleiro estavam totalmente concretados, estando o tabuleiro totalmente
apoiado sobre o cimbramento e o mastro ja protendido para receber as cargas dos

estais.

O proximo passo consistiu na protenséao dos cabos nas longarinas. Apos esta
etapa, iniciou-se o0 estaiamento, partindo dos estais mais préximos do mastro em
direcdo aos mais distantes. Os estais foram ativados simultaneamente em grupos de
guatro, de modo a garantir dupla simetria em relacdo ao mastro e, consequentemente,
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a auséncia de momentos fletores ou tor¢éo durante a fase construtiva. E importante
ressaltar que, para levar em consideracgdo a influéncia dos estais na protenséo das
longarinas, neste trabalho houve uma inversao da sequéncia construtiva: considerou-

0s estais instalados e tensionados antes da protensdo das longarinas.

Em seguida, o cimbramento pode ser retirado. Por fim, executaram-se juntas

de dilatag&o, pavimento, guarda-rodas, guarda-corpo, sinalizacéo e drenagem da via.

As obras foram iniciadas no comec¢o do més de novembro de 2018 e foram

concluidas no final de junho de 2019.

Importante mencionar que, nos dias com previsao de ocorréncia de raios, a
obra era paralisada devido a quantidade de elementos metalicos presentes no
canteiro e também a altura do mastro, o que aumentava as chances de acidentes

nessas condi¢des climaticas.

Ademais, como citado no inicio deste tépico, € fundamental conhecer as
cargas atuantes durante a fase construtiva. Neste caso em especifico, por se tratar de
uma obra com tabuleiro cimbrado, até que se termine toda a execucédo dos elementos
estruturais do viaduto, pouquissimos processos construtivos seriam determinantes no
dimensionamento dos elementos. Entretanto, € importante fazer algumas verificacdes
como, por exemplo, a compressdo excessiva no mastro devido a protensao

transversal e a tensao aplicada nos estais.

8.7. Materiais

Dentre os principais materiais encontrados na obra, destacam-se o0 concreto
usado nos elementos estruturais, 0 ago das armaduras passiva e ativa, a armadura

de estaiamento e as formas de madeira.

Foram utilizados diferentes tipos de concreto, a depender do elemento
estrutural em que seria empregado. Nos pilares, mastro e superestrutura, por
exemplo, foi adotado f,, superior a 40 MPa. Para blocos, travessas e encontros, o
valor passou a ser 30 MPa, uma vez que esses elementos ndo sao protendidos e
possuem grande volume, o que ajuda na dissipacdo das tensdes térmicas a que sao
submetidos. Nas estacas este valor foi menor, sendo adotado f,, minimo de 20 MPa,

visto que os elementos de fundacdo dependem de ambos os materiais (solo e
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estrutura) e, como usualmente o solo € muito menos resistente que o concreto, nao
h& necessidade de se aumentar a resisténcia do concreto empregado, quando o solo

€ o elemento critico.

Para a armadura passiva foi considerado o aco CA-50, comumente utilizado
em obras em concreto armado no Brasil, enquanto que para armadura ativa, tanto no
mastro quanto no tabuleiro, foi utilizado o aco CP-190RB. No caso dos estais, optou-
se por utilizar o aco CP-177RB, provavelmente porque 0 caso critico no
dimensionamento dos estais se deve a fadiga, e ndo a carga de ruptura estatica, como

sera visto adiante neste trabalho.

Além desses materiais, também é preciso considerar: o uso de graute de alta
resisténcia em pontos de carregamento concentrado (tais como sobre os apoios e nas
ancoragens dos cabos de protenséo e estais); o uso de concreto, principalmente como
base para elementos em contato com o solo (como os blocos e encontros); e as
férmas, utilizadas tanto na concretagem elementos enterrados (blocos, por exemplo),
como naqueles em que ha necessidade de bom acabamento visual (como mastro e

tabuleiro).
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9. Acbes e combinacdes de acdes

O primeiro passo para o dimensionamento da estrutura € determinar quais as
acOes e combinacdes de acles que irdo atuar sobre ela. Assim, sdo considerados o
seu peso proprio (g), as cargas moveis (q), a for¢a devido a agéo do vento (qyento), @

forca provocada pela frenagem e aceleracdo dos veiculos (Hy), e, por fim, os efeitos

da retracao e fluéncia do concreto e da variagcdo de temperatura.

9.1. Peso proprio

Ao modelar o viaduto no software de andlise estrutural, ele calcula
automaticamente o peso proprio dos elementos da estrutura (vigas, lajes e pilares).
No entanto, para evitar a contagem em duplicidade do peso das mesas colaborantes,
0S pesos proprios das longarinas e transversinas devem ser inseridos manualmente.
O peso préprio da longarina é contabilizado como um carregamento por metro, que

vale:
PPiong = Yeone * Niong * Prong = 2,50 tf/m*x 1,30 mx 1,30 m = 4,23 tf/m

A mesma logica se aplica as transversinas distribuidas ao longo dos dois vaos
e também aquelas localizadas sobre o eixo AP1, ou seja, sobre 0s pilares no meio do

viaduto. Assim:

DPtrans vio = Yconc * Ntrans vao * Derans vio = 2,50 tf/m3 x1,10mx 0,30 m = 0,83 tf/m
PDtrans ap1 = Yconc * Mtrans a1 * Perans ap1 = 2,50 tf/m3 x1,10mx 1,30 m = 3,58 tf/m

Os pesos proprios dos demais elementos que comp&em o tabuleiro (guarda
corpo, barreiras rigidas e pavimento) também devem ser contabilizados. Para o

guarda-corpo, considera-se nele uma sobrecarga de 0,1 tf:

PPgc = Yeonc * hgc : bgc + Qsobrecarga gc
PPge = 2,50 tf/m*x0,15mx 0,20 m + 0,1tf/m = 0,18 tf/m

As barreiras rigidas possuem secéao transversal de area 0,23 m?, de modo que

seu peso proprio fica:

PPbarreiras = Yeonc * Abarreiras = 2,50 tf/m3 x 0,23 m® = 0,57 tf/m
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Por fim, para um pavimento com peso especifico de 2,50 tf /m*® e espessura

de 0,1 m, tem-se a seguinte carga distribuida superficial:

PPpav = Ypav * €pav = 2,50 tf/m*x 0,10 m = 0,25 tf/m?

9.2. Cargas moéveis

Dois carregamentos moveis atuam sobre o tabuleiro: os carregamentos
pontuais causados pelo Trem-Tipo, € o carregamento distribuido “de multidao”.
Quanto ao seu posicionamento, o Trem-Tipo assume posi¢cdo qualquer em toda a
pista rodoviaria (regido entre os guarda rodas), com as rodas na posicdo mais
desfavoravel, inclusive acostamento e faixas de seguranga. A carga distribuida
também deve ser aplicada na posicdo mais desfavoravel, independentemente das
faixas rodoviarias. Esses dois carregamentos devem ser multiplicados pelos
coeficientes de impacto vertical (CIV), de impacto adicional (CIA), e de nimero de

faixas (CNF), que serao discutidos adiante.

Conforme a NBR7188:2013, “a carga moével rodoviaria padrdao TB-450 é
caracterizada por um veiculo tipo de 450 kN, com seis rodas, P = 75 kN, trés eixos de
carga afastados entre siem 1,5 m, com area de ocupacao de 18,0 m2, circundada por
uma carga uniformemente distribuida constante p = 5 kN/m2 ” (ver Figura 65). Ja a
sobrecarga devido a multiddo foi considerada de 500 kgf/m?, tanto na pista quanto

Nnos passeios.

Secan AA @

Figura 65: Distribuicdo das cargas estaticas
Fonte: (NBR7188:2013 Carga movel rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos, passarelas e
outras estruturas)
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O coeficiente de impacto vertical € aquele que amplifica a acdo da carga
estatica, simulando o efeito dindmico da carga em movimento e a suspensdo dos

veiculos automotores. Ele € dado por:

CIV = 1,35, para estruturas com vao menor que 10,0 m;

20
Li»+50

ClV =1+ 1,06 ( ) para estruturas com vao entre 10 e 200 m.

O L;, € o comprimento do vao em estruturas de vao isostatico. Para estruturas
de vaos continuos, L;, representa média aritmética dos vaos. Assim, para o viaduto

estudado:

ClV = 1+1,06-< >E 1,203

54,235+ 50

Para estruturas com vao acima de 200 metros, sdo necessarios estudos

especificos para definir o CIV.

O coeficiente de nimero de faixas reflete a probabilidade de a carga movel
ocorrer em funcdo do numero de faixas da pista (n). Ele é calculado por meio da

expressao:
CNF=1-005-(n—2)>09
Para o viaduto em estudo, com duas faixas de pista, CNF = 1,0.

Por fim, o coeficiente de impacto adicional majora a carga movel caracteristica
devido a imperfeicbes e/ou descontinuidades na pista de rolamento — por exemplo,
juntas de dilatacao e estruturas de transicdo e acessos nas extremidades da obra.

Para estruturas em aco, CIA = 1,15; para obras em concreto ou mistas, CIA = 1,25.

9.3. Forga devido a agao do vento

A Unica norma brasileira em vigor que trata do calculo da forca devido ao
vento, no ambito da engenharia civil, tem sua aplicacdo restrita a edificios (é a
NBR6123:1988 — “Forgas devidas ao vento em edificagdes”). Nao existe, atualmente,
uma norma técnica que oriente o calculo em relagéo a outras obras civis, incluindo

pontes e viadutos.
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Nesse caso, 0 engenheiro projetista dispbe de trés opcdes: ensaio da
estrutura em tunel de vento, utilizando um modelo reduzido; modelagem numérica em
software apropriado para analisar a acdo do vento na estrutura; ou, 0 estimar um
carregamento distribuido que abranja, com suficiente nivel de seguranca, as acoes
criticas esperadas ao longo da vida atil da estrutura. Neste estudo de caso, essa foi a

solucéo escolhida.

Desse modo, a forca devido a acdo do vento foi adotada superficialmente

distribuida e de valor 150 kgf/m?, atuando sobre o mastro e o tabuleiro.

9.4. Forca devido a aceleracdo e frenagem dos veiculos

Conforme a norma NBR7188:2013, a aceleracéo e a frenagem dos veiculos
no nivel do pavimento geram esforcos horizontais no tabuleiro, os quais podem ser

calculados pela seguinte expressao:
Hf =0,25-B-L-CNF
Em que:
Hy = 135 kN;
B é a largura efetiva, expressa em metros, da carga distribuida de 5 kN/mz?; e
L é o comprimento concomitante, expresso em metros, da carga distribuida.

Assim, B e L séo as dimensdes da pista por onde trafegam os veiculos: 7,0 m

e 108,47 m, respectivamente. Assim,

Hf =0,25-7-108,47 - 1,0 = 189,82 kN

9.5. Efeitos da variacéo térmica, da retracéo e fluéncia do concreto

9.5.1. Variacao térmica
Sabe-se que os efeitos da temperatura na estrutura podem impor
deslocamentos significativos devido a dilatacdo e/ou retracdo dos materiais que a
compdem, o0 que gera esforcos que devem ser considerados no dimensionamento.

Conforme orienta a NBR6118:2014 (que versa sobre o procedimento para
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dimensionamento de estruturas de concreto) para a variacao térmica causada pela
variagcdo de temperatura da atmosfera e pela insolacéo direta é uniforme na estrutura
e para fins de calculo pode ser considerada uma oscilacdo de + 15°C. Ja para o
gradiente térmico, ou seja, a variacao de temperatura entre duas faces de um mesmo

elemento estrutural, pode ser adotado o valor de 5°C.

9.5.2. Fluéncia do concreto
Os fendbmenos de fluéncia e retracéo do concreto sao considerados no modelo
estrutural tanto na forma de perda de esforco de protensdo como também variacéo
térmica; a fim de que se possa verificar os efeitos que o encurtamento da obra causa

nos esforgos solicitantes.

Elas sé@o perdas progressivas, ou seja, tém inicio durante a obra e atuam na
estrutura por um longo periodo de tempo, que abrange boa parte da sua vida Uutil.
Assim, Uma vez que a obra em analise é feita sobre cimbramento, o instante inicial
(t,) se refere ao momento previsto para retirada do escoramento (45 dias), enquanto
que o instante que corresponde ao “tempo infinito” (t.,) se refere a 30 anos apos o fim
da obra (10950 dias).

Segundo a NBR6118:2014, a deformacgéo por fluéncia do concreto (e..) €
composta por duas partes, uma rapida e outra lenta. A deformacédo rapida é
irreversivel e tem esse nome pois ocorre nas primeiras 24 horas apés a aplicacédo da
carga que a originou. Ja a deformacdo lenta subdivide-se em duas parcelas: a

deformacéo lenta reversivel e a deformacéo lenta irreversivel.

O¢

Ecc(t, tp) = E

(,D(t, tO)
c28

Em que E.,g € 0 mbédulo tangente de deformacgé&o aos 28 dias, o, € a tensdo a
que o concreto esta submetido, e @ é o coeficiente de fluéncia. O ¢ é dado pela soma
de trés parcelas, cada uma delas referente a um tipo de deformagcdo mencionado

anteriormente:

o(t,to) = Qg + Pre [,Bf(t) - ,Bf(to)] + PawBa

A primeira parcela, ¢,, € o coeficiente relacionado a deformacéo rapida. Para

0s concretos de classe C20 a C45, pode ser obtida pela seguinte expressao:
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fe(to)
fe(tw)

Ja na segunda parcela, tem-se ¢y, valor final do coeficiente de deformacéo

@, = 0,8 [1 -

lenta irreversivel para concretos de classe C20 a C45:
Proo = P1c " P2c

Em que ¢,. € um coeficiente que depende da umidade relativa do ambiente
(U, expressa em porcentagem), e da consisténcia do concreto (ver Tabela 16).
Considerando abatimento entre 5 e 9 centimetros e 70% de umidade (ao ar livre, em
geral), ¢,. =2,0. J& ¢, € um coeficiente que depende da espessura ficticia do
concreto (hy;.., €Xpressa em centimetros) e pode ser obtido pela formula:

42+ Ry

92¢ = 20+ hyse

A espessura ficticia do concreto € definida como:

2A,
hfic =Y »

ar
Em que:

y € o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente (U%, ver Tabela 16),

sendoy =1+ exp(—7,8+ 0,1U);
A, € a area de secdo transversal da peca;

u,, € a parte do perimetro externo da secéo transversal da peca em contato com o ar,

ou seja, descontada a parte coberta pelo pavimento e pelo guarda-rodas.

O B € o coeficiente relativo a deformacao lenta reversivel, funcéo da idade

do concreto, e pode ser obtido pela expresséo:

t>?4+ At +B

b =i p

Em que os coeficientes A, B, C e D dependem da espessura ficticia (em

metros) e valem:
A =42k — 350h%, + 588hy;, + 113 = 370,2

B = 768hs.° — 3060h%, + 3234hs;, + 23 = 1005,8
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C = —200hs;.° + 13h%;, + 1090k + 183 = 897,9

D = 7579hs° — 31916h%;, + 35343hs + 1931 = 13658,6

Tabela 16: Valor dos coeficientes para calculo de retragéo e fluéncia em fungéo da umidade
Fonte: (NBR6118:2014 Projeto de Estruturas de Concreto — Procedimento)

Fluéncia Retracao
Umidade i~ 1046150
Ambiente u Abatimento de acordo com a ABNT NBR NM 67 vd
% cm
0—4 | 5-9 [10-15] 0-4 5-9 10-15
Ma dgua - 0.8 0.8 1.0 +1.0 +1.0 +1.0 30,0
Em ambiente
RS DITED a0 10 | 13 16 19 | —25 | —31 5.0
imadiatameante
acima da agua
Ao ar livre, em _
geral 70 1,5 20 2,5 -2.8 -5.0 -6.2 1,5
Sl 40 23 | 30 3.8 47 | —ea | -70 1,0
Seco

2 =445 —0,0350 para abatimento no intervalo de S cma 9 cm e U< 90 %.

Bt g = — 8,09 + (LUME) — I'LJQ.-" 2284 — | LB 133 TES) + ( U 7 608 150) para abatimentos de 5 cm
a9cme 40% = U= 80 %.

C Os valores de gyg & g5 para U = 80 % e abatimento entre 0 cm e 4 cm s&o 25 % menares g, para
abatimentos entre 10 cm e 15 cm, séo 25 % maiores.

d v=d4exp (78401 Upara Uz90 %,

NOTA 1 Para efeito de célculo, as mesmas expressdes e 05 mesmos valores numericos podem ser

empregados, no caso de tragdo.

NOTAZ2  Para o calculo dos valores de flugncia e refragao, a consist®ncia do concreto é aguela

correspondente & obtica com o mesmoe trago, sem a adigac de superplastificantes e superfluidificantes.

Por fim, a Ultima parcela esta relacionada com a deformacao lenta reversivel:
P40 € 0 valor final do coeficiente de deformacéo lenta irreversivel, assumido igual a
0,4; e B, € obtido a partir da expressao:

t —to+20 10950 — 45 + 20
t—ty+70 10950 — 45+ 70

d= = 0,995

Substituindo nessas expressodes os valores do caso estudado, tem-se:

IACON [ 43,342

- 08[1-
$a £.(10950) 57,378

= 0,196

y=1+exp(-=7,8+0,1-70) = 1,4493

B o=y 28 1409 2525 Lo
fie =V T 2895 —7,76) - ™
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A = 42hy;° — 350h%, + 588k + 113 = 370,2
B = 768hs;.° — 3060h%, + 3234hy, + 23 = 1005,8
C = —200hs;> + 13h%;, + 1090k, + 183 = 897,9
D = 7579hy;.° — 31916h%;, + 35343y + 1931 = 13658,6

10950% + A - 10950 + B

Br(10955) = T00e 07 ¥ ¢ 10950 ¥ D

0,955

452 + A-45+B
452 +C-45+D

B (45) = = 0,351

42472
T 20472

Dre = 1,240

Preo = 2,0-1,24 = 2,48

o(t, ty) = 0,196 + 2,48[0,955 — 0,351] + 0,4 - 0,995 = 2,092

O concreto estudado possui f,, de 40MPa. Na falta de dados experimentais,
a NBR6118:2014 permite aproximar o modulo de deformacédo de concretos dessa
classe para 35MPa. Além disso, pode-se imaginar que o concreto esteja submetido a
uma tensdo de compressédo da ordem de 20% do seu f. (8MPa), valor para o qual o
material trabalha em regime elastico linear. Desse modo, a deformacgdo devido a
fluéncia pode ser estimada pela expresséao vista anteriormente:

O¢
ECZS

Ecc(t, ty) = ot ty) = - 2,092 = —0,0005

35000

Como dito anteriormente, a deformacdo provocada pela fluéncia é
interpretada como uma variacdo de temperatura equivalente para que possa ser

introduzida no modelo estrutural. Assim,

AT pyencia (45; 10950) = —50,03°

9.5.3. Retragédo do concreto
Durante o processo quimico de cura do concreto, ele sofre retracdo. Apesar

de grande parte desta se dar nos primeiros dias apds o langcamento, esse € um
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fenbmeno progressivo, que se estende ao longo da maior parte da vida util da
estrutura, e por isso deve ser considerado no dimensionamento. Depende de
basicamente trés fatores: umidade relativa no langcamento, consisténcia do concreto

no lancamento e espessura ficticia da peca.

Para calcular o efeito da retragdo do concreto na estrutura, utilizou-se o item

A.2.3 da NBR6118, que fornece a expressao:
€cs(ty o) = Ecsoo (Bs(t) = Bs(to))
Em que:
Ecso0 = E15E25 € 0 valor final da retracao;

€15 € 0 coeficiente que depende da umidade relativa e da consisténcia do concreto.

Pela Tabela 16, é calculado por:

10* 809+<U) U” U° + Ut
€1s = 15) ~\2284/) ~\133765 7608150

&, € 0 coeficiente que depende da espessura ficticia da peca (em centimetros), e

pode ser calculado por:

33+ 2k,
257 20,8 + 3hyy,

t € a idade ficticia do concreto no instante considerado, expressa em dias; e

t, € a idade ficticia do concreto no instante em que o efeito da retracdo na peca

comeca a ser considerado, expresso em dias;

Bs € o coeficiente relativo a retracdo, obtido pela expressao:

(ﬁ)g +A(1oo) B (100)
(Wto) +‘7(100) D (qg9) + £

Bs(t) =

Em que:
A = 40;

B = 116h3 — 282h?% + 220h — 4,8;
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C = 2,5h® — 8,8h + 40,7;
D = —75h3 4+ 585h?% + 496h — 6,8;
E = 196h* + 88h3 + 584h? — 39h + 0,8;

h € a espessura ficticia da pega (hy;;), expressa em metros. Para valores de h fora

do intervalo (0,05 < h < 1,6), adotam-se 0s extremos correspondentes.

Assim, para o caso estudado, tem-se:

- 809+<70> 70° 70° + 70"\ 104 = —4977.10-4
fs = |79 15) ~\2284/) ~\133765 7608150 -

334272
€25 =508 +3-72

= 0,748

Eesoo = —4,977 - 107*- 0,748 = —3,721-107*
B =116-0,72% —282-0,722 + 220- 0,72 — 4,8 = 50,7
C=25-0,723-88-0,72 + 40,7 = 35,3
D = —75-0,72% + 585 -0,72% + 496 - 0,72 — 6,8 = 622,6
E =196-0,72* + 880,723 + 584 - 0,722 —39-0,72 + 0,8 = 261,2

Calcula-se a retracdo durante aos 45 e 10950 dias. Assim:

2

() + (k) +507 (k)
3

Fs(3) = —— 1 = 0,006
(%) +35,3 (W) +622,6 (%) +261,2
3 2
G ) v
s 4543 452 45 '
o) +353(15p) + 6226 (m) +261,2
3 2
s oss0) ——C100) +40Cae) +507 (o)
T0) 253 (00 -+ 22 (90 + 20
Portanto,

£.5(45;3) = —3,721 - 1074(0,057 — 0,006) = —0,000019
£.5(10950;3) = —3,721 - 107#(0,996 — 0,006) = —0,000369
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£,5(10950; 45) = £,,(10950; 3) — £.5(45; 3) = —0,000350

Analogamente ao que foi feito na fluéncia, essa deformacgé&o imposta pela
retracdo pode ser transformada em uma variacdo equivalente de temperatura a ser

introduzida no modelo estrutural:

ATretragéo(45F 10950) = —34,97°C
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10. Modelagem com auxilio de programa de analise estrutural

10.1. Conceitos gerais sobre modelagem computacional

Uma vez determinados os carregamentos que irdo atuar na estrutura, o
proximo passo é definir o modelo estrutural em que estas cargas seréo inseridas. A
modelagem estrutural nada mais € do que uma simplificacao da realidade que permita,
com suficiente preciséo, a obtencdo dos esforcos solicitantes; de modo que a partir
deles seja possivel dimensionar os elementos estruturais. Para que o modelo seja
concebido de forma correta, € fundamental levar em consideragdo o comportamento
dos elementos quando submetidos ao carregamento (em termos de deformacéao, por
exemplo); e também o método de calculo que serd utilizado para a obtencdo dos
esforcos. A Figura 66 representa uma idealizacédo inicial de modelo para o viaduto em
estudo, com barras reticuladas. Nela, é possivel visualizar a infraestrutura (estacas)
em azul; a mesoestrutura (pilares do mastro) em vermelho; e a superestrutura

(tabuleiro) em rosa.

i

Figura 66: Modelo estrutural simplificado para o viaduto
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Assim, na modelagem, os diversos elementos que compdem a estrutura sao
reduzidos a barras (quando podem ser tratados como elementos unidimensionais,
como as vigas longarinas e transversinas) e placas (quando podem ser tratados como
elementos bidimensionais, como a laje do tabuleiro). Na extremidade das barras
encontram-se 0s nés, que sao pontos em relacdo aos quais sdo associados
parametros de forgca e deslocamento e que estabelecem o tipo de vinculacdo entre
esses elementos (que pode ser engastamento, apoio — fixo ou mével, articulacdo, ou

mesmo uma mola).

As estacas que compdem os elementos de fundacado, por exemplo, sao
modeladas como barras. Ao longo do comprimento dessas barras, sdo distribuidas
molas em duas direcdes, para simular sua interagdo com o solo (devido ao empuxo
provocado por ele). O engenheiro geotécnico determina a rigidez dessas molas a
partir das sondagens realizadas no terreno, sendo fornecidas ao engenheiro de

estruturas junto com o projeto geotécnico.

Durante a fase construtiva, a titulo de simplificacdo, considerou-se o
cimbramento como ideal (ou seja, indeformavel na vertical). No entanto, num projeto
mais elaborado, as deformacdes sofridas por ele ndo podem ser desconsideradas,
pois geram recalques que alteram os esforgos solicitantes nos elementos estruturais.
Para levar em conta esses deslocamentos, uma solucao seria distribuir uma série de

molas ao longo do comprimento da viga, cuja rigidez € estimada com base no

cimbramento utilizado.

A elevada tensao de tracéo nos estais introduzida pela protensao faz com que
eles apresentem elevada rigidez transversal, de modo que podem ser modelados
computacionalmente como barras, e ndo cabos. Para garantir que essa simplificacdo
nao altere o seu comportamento estrutural, sdo introduzidas articulagdes em suas
extremidades, de modo que nao haja transferéncia de momentos fletores e eles
figuem submetidos apenas a forgas normais. Além disso, apos encontrar a forma de
protensdo para cada estai, é preciso fazer a verificacdo da catenéria, conforme o item

“13.1 — Ajuste da catenaria nos estais”.

Na modelagem estrutural, € comum utilizar também elementos ficticios, que
nao representam elementos da estrutura real. Por exemplo, os estais sdo ancorados

na parte inferior das longarinas. Assim, quando protendidos, as forgas que os estais
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provocam na longarina serdo concentradas em sua face inferior, e ndo em seu centro
de massa (situado na metade da altura). O braco de alavanca resultante faz surgir
momentos fletor e de torcéo, e para que estes ndo sejam perdidos nas simulacdes,
criam-se barras rigidas ficticias entre os pontos de ancoragem dos estais e 0s
centroides das sec¢Oes transversais da longarina, de modo que esses momentos

possam ser transferidos para ela.

10.2. Software utilizado (SAP2000)

O SAP2000 € um programa computacional de calculo estrutural criado pela
empresa estadunidense Computers and Structures, Inc. (CSI). E um software de
elementos finitos que apresenta interface grafica 3D orientada a objetos e permite
realizar, de forma integrada, a modelagem, a analise e o dimensionamento de varios
problemas de interesse da engenharia de estruturas. Ele permite gerar
automaticamente cargas sismicas, de vento e de veiculos, bem como o
dimensionamento automatico de obras metélicas e de concreto armado com base em

diversas normas técnicas utilizadas no mundo.

Segundo o site da empresa produtora do software, “ferramentas de anélise de
gue o programa dispde permitem considerar grandes deslocamentos em cada etapa
da estrutura, a analise modal através dos vetores proprios Eigen e Ritz, baseada em
casos de carga nao lineares, a analise do comportamento de catenaria em cabos, a
ndo linearidade dos materiais (rétulas fiber) e dos objetos de area nao lineares
(layered shell), a analise de encurvamento ou colapso progressivo, a utilizacdo de
"links" nédo lineares para modelag&o do atrito, amortecimento, isoladores de base e
rigidez multilinear ou plastica entre nos, e finalmente, o faseamento construtivo. As
analises ndo lineares podem ser estaticas e/ou em fun¢éo do tempo, com opcdes para
analise dinamica FNA (Fast Nonlinear Analysis), temporais (time-history) e por

integracao direta” (CSI Portugal).

Em suma, € uma solucdo eficiente que permite produzir desde modelos
estaticos simples utilizados em andlises 2D, até modelos complexos e de grandes
dimensdes que requerem avancadas analises nao-lineares. Assim, € um programa
gue atende as necessidades relativas a modelagem e aos calculos necessarios no

ambito deste trabalho.
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10.3. Definicdo dos materiais

O primeiro passo antes de modelar a estrutura é criar no software os materiais

utilizados, de acordo com o item “8.7 — Materiais”. O modulo de elasticidade para as

classes de concreto utilizadas foi retirado da Tabela 17. Para as estacas, foi utilizado

concreto C20.

Tabela 17: Valores estimados de modulo de elasticidade em funcéo do f,, do concreto
Fonte: (NBR6118:2014 Projeto de Estruturas de Concreto — Procedimento, 2014)

Classede | oo, | co5 [ c30 | cas | c40 | cas | cso | cso | c70 | ceo | coo
resisténcia

Eci 25 | 28 | 31 | 33 | 35 | 38 | 40 | 42 | 43 | 45 | 47
(GPa)

Ecs

1 4 | 27 7 42 | a5 | 47

$otar 21 | 24 | 27 | 20 | 32 | 38 | a7 | 40 | 42 | 45

o 085 | 0,86 | 0,88 | 0,89 | 0,00 | 0,91 | 0,93 | 0,95 | 0,98 | 1,00 | 1.00

Os parametros introduzidos no software foram o peso especifico (2,5 tonf/

m?®), o médulo de elasticidade (21 GPa), o coeficiente de Poisson (v =10,2) e a

resisténcia a compresséao do concreto (f, = 2000 tonf /m?), conforme a Figura 67.

Material Property Data

General Data

I aterial Mame and Display Color

] B

b aterial Type

Material Motes

| Concrete
Madify/Show Notes. ..

J|

‘Weight and Mass

Units

Wheight per Unit Yalume ‘2,5
azz per Unit Yalume 0.2543

|zotropic Property Data

Modulus of Elasticity, E

Poiszon's Ratio, LI

Coefficient of Thermal Expansion, &

Shear Modulus, G

Other Properties for Concrete Materials
Specified Concrete Compressive Strength, f'c

[~ Lightweight Concrete

Shear Strength Reduction Factar

[™ Switch To Advanced Property Display

S

[Torf, mC |

Foom,
o
oes
e

o
——

Figura 67: Definicdo do concreto utilizado nas estacas
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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J& para os dois blocos em que se assenta 0 mastro e para 0s encontros, foi
utilizado concreto C30. Assim como no caso anterior, 0os parametros introduzidos no
software foram o peso especifico (2,5 tonf /m?), o médulo de elasticidade (27 GPa), o
coeficiente de Poisson (v =0,2) e a resisténcia a compressao do concreto (f. =

3000 tonf /m?), conforme a Figura 68.

Material Property Data

General Data

taterial Mame and Dizplay Color |C30 .
aterial Type | Concrete J
Material Notes Modity/Show Nates.. |
Weight and Mass Units

Wwieight per Unit Yolume |2,5 |T0nf, m.C j

Mass per Unit Volurme 0,2549

lzotropic Property Data

Modulus of Elasticity, E W
Poizzon's Ratio, U ’027
Coefficient of Thermal Expansion, & ’W
Shear Modulus, G 1125000,
Other Properties for Concrete Materiale
Specified Concrete Compressive Strength, Fo ’30007
[~ Lightweight Concrete

Shear Strength Reduction Factar '7

™ Switch To Advanced Property Display

Figura 68: Definicdo do concreto utilizado nos blocos e encontros
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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J& o concreto utilizado no tabuleiro e no mastro foi 0 C40. Os parametros
introduzidos no software foram o peso especifico (2,5tonf/m?®), o mddulo de
elasticidade (32 GPa), o coeficiente de Poisson (v = 0,2) e a resisténcia a compressao

do concreto (f. = 4000 tonf /m?), conforme a Figura 69.

Material Property Data

General Data

Material Mame and Digplay Calor [c40 .
M aterial Type | Concrete J
Material Hotes Modify/Show Notes.. |

Weight and Mags Unitg

wheight per Unit Walume |2,5 |T0nf, m. C ﬂ

Mazs per Unit Volume 0.2543

|zotropic Property Data

Modulus of Elasticity, E ’W
Paizzon's Ratio, U ,027
Coefficient of Thermal Expanzion, & ’W
Shear Modulus, G ’W
Other Properties for Concrete Materials
Specified Concrete Compressive Strength, f'c ’40007
[~ Lightweight Concrete

Shear Strength Reduction Factar ’7

[~ Switch To Advanced Property Display

Figura 69: Definicdo do concreto utilizado no tabuleiro e no mastro
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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De modo anélogo foi definido o aco utilizado nos estais (CP177-RB, Figura
70). Foi definido o peso especifico (7,849 tonf/m?®), o mddulo de elasticidade
(195 GPa) e o coeficiente Poisson (v = 0,3). A tenséo de ruptura a tragcédo do aco (f,, =

1730 MPa) e a resisténcia ao escoamento do aco a tensdo normal (f;, = 1550 MPa)

também foram inseridas no programa.

Material Property Data

General Data

Material Mame and Display Color [CP177-REB .
Matenal Type | Stesl J
Material Mates WodifudShow M ates. . |
Weight and Mazs Unitz

weight per Uit % olume [7.843 | Tonf, m, C ﬂ

Mazz per Unit Yalume 0.8004

|zotropic Property D ata

Modulus of Elasticity, E ,W
Paisson's Ratio, U ’037
Coefficient of Thermal Expanzion, A 'W
Shear Moduluz, G ’W
Qther Properties for Steel Materials

Minimum ield Stress, Fy ’W
Minimurn Tengile Stress, Fu ,W
Effective Yield Stress, Fye ’W
Effective Tensile Stress, Fus 'W

[ Switch To Advanced Property Display

Lo |

Figura 70: Definicdo do aco utilizado no estais
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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Do mesmo modo foi definido o aco utilizado na protensao das longarinas
(CP 190-RB, Figura 71). Foi definido o peso especifico (7,849 tonf /m?), o médulo de
elasticidade (195 GPa) e o coeficiente Poisson (v = 0,3). A tensdo de ruptura a
tracdo do aco (f, = 1900 MPa) e a resisténcia ao escoamento do aco a tensdo
normal (f, = 1710 MPa) também foram inseridas. Cabe ressaltar que nesse caso, ao
definir o tipo de material, n&o se seleciona steel, e sim tendon; pois dessa forma o

programa entende que se trata de um cabo.

Material Property Data

General Data

M aterial Mame and Display Colar [cP1a0RE .
td aterial Tupe |Tend0n J
Material Motes Modity/Show Notes.. |
wheight and b azs Units

weight per Unit Yolume: |?,849 | Tonf, m, C ﬂ

I ass per Unit Yolume 08004

lgotropic Property D ata

Modulug of Elasticity, E ’W
Poiszon's Ratio, U ’037
Coefficient of Thermal Expansion, & ,W
Shear Modulus, G ’W
(Other Properties for Tendon Materialz

b imimurm *vield Stress, Fy ’W
Mirirnurn Tensile Stress, Fu W

[ Switch To Advanced Property Display

ok |

Figura 71: Definicdo do aco de protensao utilizado nas longarinas
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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10.4. Modelagem do tabuleiro

Para a modelagem do tabuleiro foi preciso tomar o cuidado de identificar de
gue forma cada elemento seria representado. Longarinas e transversinas foram
modeladas como elementos de barras, discretizadas com nés a cada 50 cm (cerca de
1% do vao). A laje do tabuleiro, entretanto, foi discretizada com elementos de placa,
em formato quadrado, com medidas de 50 cm x 50 cm, de modo que seus nés fossem

coincidentes com o das vigas, 0 que otimiza os resultados.

As secOes transversais das longarinas foram definidas com uma mesa
colaborante, como mostra a Figura 72. De acordo com a NBR6118/2014, a largura
colaborante pode ser estimada por 0,075L, para 0 caso de viga com momento em uma

extremidade, em que L é o comprimento do tramo da viga.

Mesa colaborante = 0,075 -54 = 4,05 m

Figura 72: Sec¢éo transversal das longarinas
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Para as se¢Oes das vigas transversinas também foi considerada a mesa
colaborante, mas, neste caso, como elas podem ser consideradas vigas biapoiadas,
a NBR6118/2014 permite estimar sua largura como 0,1L. Existem trés diferentes tipos
de sec¢des: as dos encontros, com apenas um lado de mesa colaborante; a do AP1,
onde o tabuleiro se apoia na travessa do mastro; e as demais. Todas as vigas
possuem 11,06 metros de comprimento, o que define uma largura de mesa

colaborante de 1,1 metros.
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Figura 73: Secao transversal das transversinas nos encontros
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos
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Figura 74: Secao transversal das transversinas no eixo AP1
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos
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Figura 75: Secdao transversal das transversinas que ndo se situam nos encontros nem no eixo AP1
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos

A Figura 76 llustra cada um desses elementos. Sobre a laje, as linhas em
verde indicam os lugares dos guarda corpos, enquanto que as linhas em laranja

dispostas na direcdo longitudinal indicam os guarda rodas. Os elementos em preto
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representam os passeios, onde foi criada uma “faixa” nas configuragdes do programa,
qgue fazem com que seja permitida a passagem de uma carga movel de multiddo. As
malhas em azul representam a pista por onde transitardo os veiculos, e sobre ela
também foi configurada uma “faixa”, mas esta com passagem de multiddo e do trem
tipo de projeto, TB450.
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g S gy g
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el

Figura 76: Modelagem do tabuleiro no programa SAP2000
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Como foi visto no item “9.1 — Peso préprio”, o software calcula o peso da
estrutura e o langa como carregamento, que automaticamente nomeado como
“‘DEAD”. Porém, como as sec¢les transversais das longarinas e transversinas foram
modeladas com laje colaborante, isso faz com que o programa considerasse 0 peso
da laje colaborante duas vezes no carregamento “DEAD”. Para solucionar este
problema, todas as vigas longarinas e transversinas foram removidas do
carregamento “DEAD”, e seu peso proéprio foi adicionado separadamente como
carregamento distribuido sobre o centro de gravidade de suas secdes transversais

(calculado no item 9.1 deste trabalho).
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Como mencionado no item “10.1 — Conceitos gerais sobre modelagem
computacional’, foram utilizadas barras rigidas para transmitir carregamentos
aplicados fora do centro de massa da secéo transversal das vigas. As ancoragens dos
estais ficam na parte inferior das longarinas, a certa distancia do centro de massa da
secédo transversal, fazendo com que surjam momentos nas longarinas quando os
estais forem protendidos. As barras rigidas tém a fungcéo de transmitir estes momentos
para as longarinas. O programa SAP2000 considera como infinitamente rigido
qualquer elemento que seja pelo menos 10.000 vezes mais rigido que os demais.
Assim foi definida a rigidez dessas barras, mostradas na Figura 76, na vertical. Elas
ligam os estais as longarinas e os tabuleiros aos aparelhos de apoio nas travessas e

encontros.

Por se tratarem de aparelhos de apoio metalicos, foi possivel utilizar “rigid
links” para conectar o tabuleiro ao mastro e aos encontros. Estes links permitem ligar
dois elementos liberando alguns graus de liberdade, exatamente como um aparelho

de apoio metalico funciona.

Os cabos de protensdo das longarinas foram modelados com o recurso
“Tendon”, que permite realizar tracados mais facilmente. Este recurso foi desenvolvido
exclusivamente para a modelagem de cabos de protensdo em pecas de concreto.
Mais detalhes sobre ele serdo mostrados no item “12.1 — Generalidades”.

Como mencionado no item “10.1 — Conceitos gerais sobre modelagem”,
neste trabalho foi considerado cimbramento ideal sob o tabuleiro, ou seja, o
cimbramento néo possui deforma¢des quando carregado com 0 peso da estrutura.
Sem essa simplificac@o, as rigidezes do cimbramento e do solo em que ele esta
apoiado deveriam ter sido estimadas, e molas com rigidez equivalente deveriam ser

criadas para considerar o efeito da sua deformacao nos calculos.
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10.5. Modelagem do mastro

O mastro foi basicamente todo modelado por elementos de barras. Na Figura
77 é possivel observar uma vista frontal do mastro. Destacam-se nesta vista 0s pontos
de ancoragem dos estais (em amarelo); os elementos de barra rigida que representam
a distancia do centroide da segao transversal da viga travessa ao apoio das longarinas
(em azul), e 0 n6 com barras rigidas na mudanca de secao transversal da travessa
para o mastro (em vermelho). O ponto de ancoragem dos estais também é ligado ao

centroide da secao transversal do mastro por meio de barras rigidas.

SRS Y
S N

Figura 77: Vista frontal do modelo do mastro
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Figura 78: Vista isométrica do modelo do mastro
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

As secdes transversais do mastro e da viga travessa foram as mesmas
usadas no projeto original, e s&o mostradas nas figuras abaixo. A protensédo do mastro
nao foi modelada por néo influenciar na determinacdo dos esforcos solicitantes nos

demais elementos da estrutura, bem como na determinacao das for¢cas nos estais.

Figura 79: Secéo transversal do mastro
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Figura 80: Secéo transversal da travessa
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

10.6. Modelagem dos elementos de infraestrutura

Os elementos de fundacdo também foram modelados como elementos de
barras, como mostra Figura 81. Nela, os elementos das estacas sdo mostrados em
preto, os blocos séo representados em verde, as barras rigidas em vermelho, os
encontros em azul, a viga baldrame em roxo, 0s apoios simples em turquesa e as

molas em ciano.
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Figura 81: Modelagem dos elementos de infraestrutura
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

Os encontros foram modelados de maneira semelhante. A Unica diferenca,

em termos praticos, € o comprimento das estacas, conforme o projeto executivo, e o
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espelhamento da sec¢éo transversal do encontro. Esses elementos podem ser vistos
mais detalhadamente na Figura 82. Acima da barra rigida que liga o centro do bloco

ao seu topo, encontra-se o rigid link descrito no item “10.4 — Modelagem do tabuleiro”.
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Figura 82: Elementos estruturais nos eixos dos encontros
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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No eixo AP.1 a configuracdo dos elementos estruturais fica como mostrado
na Figura 83: Elementos estruturais no eixo AP.1. Acima da barra rigida que liga o
centro do bloco ao seu topo, encontra-se o rigid link descrito no item “10.4 —

Modelagem do tabuleiro”.
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Figura 83: Elementos estruturais no eixo AP.1
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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Os apoios simples verticais colocados na base das estacas tém o objetivo de
garantir a estabilidade global do sistema estrutural, enquanto que os colocados nos
blocos e encontros tém a funcdo de separar as analises na superestrutura e
mesoestrutura da infraestrutura. Cabe ressaltar que, apesar de discutir aspectos da
infraestrutura, este trabalho possui mais énfase nos efeitos que ocorrem na

superestrutura (principalmente nos estais).

Ao longo das estacas foram dispostas molas que simulam a reag¢do do
empuxo de solo contra a estaca. Estes valores sdo fornecidos pelo projetista
geotécnico com base no tipo de solo, seu peso especifico, profundidade do ponto
analisado, angulo de atrito do solo e coesao (no caso de argilas). Nos eixos E1 e E2,
a rigidez dessas molas variou de 600 tonf/m?* a 6000 tonf /m?. No eixo AP.1, como
existem duas sondagens, o lado direito da obra teve molas variando de 1268 ton/m?
a 9000 ton/m?, enquanto que o lado esquerdo variou de 900 ton/m?* a 9000 ton/m?,
devido a mudanca no perfil do solo, segundo o relatorio geotécnico disponibilizado

pela OUTEC (empresa projetista).

O modelo, entdo calcula as reagcbes nas molas (elemento que simula o
comportamento elastico do solo). Sempre que a reacdo nas molas é superior ao
esforco do empuxo passivo, minorado pelo coeficiente de seguranca, a mola é
desligada e substituida pelo empuxo passivo (E,/1,5). Quando isso ocorre, considera-

se que houve a plastificacdo do solo.

A medida que as molas v&o sendo desligadas, ha redistribuicdo dos esforcos
horizontais e mudanca nas reacdes das molas que ainda nédo foram plastificadas.
Desta forma sé@o necessarias algumas iteracdes (calculo evolutivo) até que se chegue
ao equilibrio (todas as reacdes das molas nao desligadas sao inferiores ao empuxo

passivo).

A maioria dos elementos modelados na infraestrutura sado de secéo
transversal simples. Paras as estacas, foram definidas secdes transversais circulares,
com diametros de 1,20 m (nos encontros) e 1,80 m (no eixo AP.1). As vigas baldrame
e blocos foram modelados com secdo retangular de 75c¢mx150cm e
250 cm x 280 cm, respectivamente. Os encontros (elementos que ligam as estacas ao

tabuleiro nas extremidades do viaduto) foram modelados conforme a Figura 84.
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Figura 84: Modelagem dos encontros
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos

10.7. Modelagem dos estais

Os estais foram modelados como elementos de barra. Para determinar as
caracteristicas de suas sec¢fes transversais, foi utilizado o catdlogo da empresa
“Protende” (vide Bibliografia), a fim de tornar os resultados mais coerentes com 0s

reais.

Como o processo de determinagdo das cargas nos estais € iterativo, e a cada
passo o numero de cordoalhas varia, foram definidas diversas configuracfes de
cabos, variando de 9 a 19 cordoalhas a disposicao. Para configurar esses cabos foi
utilizada a area nominal de 150 mm? para cada cordoalha. Assim, o cabo com 10
cordoalhas, por exemplo, teria 1500 mm? de area, e a partir disso chega-se a um

didmetro equivalente para o elemento de barra:

4 4
Deq = J;Anominaz = j% £0,0015 [m?] = 0,0437 m

A Figura 85 apresenta um exemplo de definicdo da sec¢ao transversal dos

cabos no programa.
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Circle Section

Section Name [C4BD 10 CORDOALHAS
Section Motes Modify/Show Motes. .. |
Froperties Froperty Modifiers I aterial

Section Froperties... | SetModiiers.. | | | +[[crivrre

Dimensiots

Diameter (3] 00437

fer

3
it

Dizplay Colar .

Figura 85: Exemplo de definicdo da se¢éo transversal do cabo de 10 cordoalhas
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

A Figura 86 mostra o final da etapa de modelagem geométrica, com destaque
para os estais (em azul). Os estais foram ligados a elementos de barras rigidas, que
conectam o0s pontos de ancoragem aos centroides das secdes transversais, tanto do

mastro quanto das longarinas.

Figura 86: Modelo final utilizado para o viaduto
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

136



10.8. Carregamentos e combinagdes

A fim de facilitar a obtencéo de resultados e evitar possiveis erros na selecao
dos carregamentos a serem considerados em cada etapa do projeto, algumas

combinacdes foram pré-estabelecidas no modelo.

Uma delas é a combinacédo “Cargas Permanentes”. Como mencionado no
item “10.4 — Modelagem do Tabuleiro”, foi preciso tomar cuidado para que a mesa
colaborante das longarinas ndo fosse considerada em duplicidade (nos pesos proprios
da viga e da laje do tabuleiro, respectivamente). Para solucionar este problema, a laje
foi carregada com o peso proprio fornecido automaticamente pelo software, enquanto
gue longarinas e transversinas foram carregadas manualmente com seu peso,
descontado o0 peso da mesa colaborante. Esta combinacdo reune todos os

carregamentos de peso préprio.

Outra combinacdo muito utilizada foi a “Deslocamento Zero”. Nesta, séo
considerados os carregamentos da protensdo dos estais e as “Cargas Permanentes”.
Ela foi utilizada neste trabalho como objeto de validacdo de processo, e ela implica

em deslocamentos nulos nos nés do tabuleiro, como serd visto adiante.

Além das combinacdes, foram também adicionados carregamentos unitarios
em pontos estratégicos da estrutura (nos estais e cabos de protensao), de modo a
permitir a obtencdo das matrizes [K] (matriz de rigidez) e [e] (matriz de influéncia de

forcas).
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11. Determinacao das forcas nos estais

11.1. Pré-dimensionamento dos estais

Tanto a definicdo do numero de cordoalhas dos cabos dos estais quanto a
obtencao da forca de protensao aplicada em cada um deles s&o processos iterativos
e interdependentes, que variam significativamente conforme se altera a relagéo entre
a rigidez axial dos cabos e a rigidez a flexdo do tabuleiro. A solucdo mais eficiente do
ponto de vista estrutural € aguela que melhor aproveita as forcas nos estais; uma vez
que, de acordo com um dos principios basicos de concepcao estrutural, os esforgos
de tracéo se distribuem de forma mais eficiente que os esforgos de flexao.

Com isso em mente, uma forma de encontrar a melhor solugéo é assumir que
0S estais as cargas atuantes no tabuleiro com a maxima capacidade que dispdem.
Assim, foi medida a distancia entre duas ancoragens de estais, e obtido o volume
equivalente de concreto por estai (em verde na Figura 87). O peso desse volume,
somado a carga do TB450 (posicionada o mais proximo possivel do estai) define a
forca a ser equilibrada pelo estai. Obtém-se a forca equivalente na direcao paralela
ao cabo; que em seguida é dividida pela tensdao méaxima admitida e pela area de cada
cordoalha, de modo a determinar o nimero inicial de cordoalhas em cada cabo.

A area de cada cordoalha vale 0,00015 m? (segundo o catalogo da empresa
Protende), e a tensdo maxima admitida no estai € de 0,45 - f,, (Post-Tensioning
Institute, 2001). Essa limitacdo para o valor da resisténcia se deve a grande oscilacédo
de tensbes conforme varia a carga acidental, o que faz com que a fadiga seja

determinante para a vida Gtil do cabo.

7Forga no estai
X

L—_' == == —s—————=Angulo coma horizantal

Forga a ser equilibrada

Figura 87: Equilibrio do volume equivalente nos estais
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Os resultados podem ser observados na Tabela 18, a qual inclui o numero
inicial de cordoalhas a ser colocado no modelo. A homenclatura para cada estai foi

mencionada no item “8.2 — Implantacéo da Obra”.

Tabela 18: NUimero inicial de cordoalhas em cada estai

Estai Comprimento novolume  angulocoma Carga Numero de
- equivalente [m] n horizontal (°) n Equilibrada [ﬂ cordoalhas @ 15,7m|
1E 6,1 58 93 11
2E 5 47 81 11
3E 5 41 81 12
AE 5 37 81 13
5E 5 34 81 14
6E 5 33 81 15
7E 5 31 81 16
8E 5 30 81 16
9E 6 29 92 19
10E 6,1 58 93 11
11E 5 47 81 11
12E 5 41 81 12
13E 5 37 81 13
14E 5 34 81 14
15E 5 33 81 15
16E 5 31 81 16
17E 5 30 81 16
18E 6 29 92 19
1D 6,1 58 93 11
2D 5 47 81 11
3D 5 41 81 12
4D 5 37 81 13
5D 5 34 81 14
6D 5 33 81 15
7D 5 31 81 16
8D 5 30 81 16
9D 6 29 92 19
10D 6,1 58 93 11
11D 5 47 81 11
12D 5 41 81 12
13D 5 37 81 13
14D 5 34 81 14
15D 5 33 81 15
16D 5 31 81 16
17D 5 30 81 16
18D 6 29 92 19
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11.2. Processo de determinacao das forgas nos estais

Pra determinar as forgas e o numero de cordoalhas em cada estai, foi utilizado
o Método da Anulacéo dos Deslocamentos, descrito e exemplificado no item “4.6.1 —
O Meétodo da Anulacédo dos Deslocamentos”. A premissa basica € deste método é
permitir manter a obra de arte o mais alinhada possivel com o greide do projeto

geomeétrico.

Uma vez que o valor dos deslocamentos € muito inferior a ordem de grandeza
das dimensdes da viga do modelo, o uso da precisdo padrdao do SAP2000 leva a
resultados pouco precisos. Assim, foi preciso extrair os resultados do software com

dupla preciséo.

Apesar da recomendacao de que as tensfes nos estais ndo sejam superiores
a 45% de f,,, (Post-Tensioning Institute, 2001), nos projetos € comum utilizar um
valor um pouco menor, garantindo certa margem para correcdo de eventuais
problemas de obra e controle de flechas. Sendo assim, para este trabalho, foi utilizado

o valor de 40% do f.

A primeira iteracdo comeca com o0 numero de cordoalhas vindo do pré-

dimensionamento, mostrado no item anterior.

11.2.1. Primeira iteracao
O vetor [W,] pode ser determinado pelo proprio SAP2000, sendo este o valor
dos deslocamentos no eixo U3 para a combinagao de cargas permanentes nos pontos

gue ligam os estais ao tabuleiro. Seus valores sdo mostrados na Tabela 19.
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Joint
Text
E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

Tabela 19: Vetor [W,] representado na coluna U3 para cargas permanentes

OutputCase
Text

Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
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CaseType
Text

Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination

Ul
m
-0,000275624
-0,000461527
-0,000630959
-0,000776732
-0,000894681
-0,000982902
-0,001041486
-0,001073259
-0,001085497
0,000283256
0,000469117
0,000638529
0,000784297
0,000902255
0,000990491
0,001049094
0,001080884
0,001093133
-0,000268093
-0,000451238
-0,000617953
-0,00076112
-0,000876644
-0,000962701
-0,001019453
-0,001049789
-0,00106105
0,000282725
0,000465794
0,000632469
0,000775625
0,000891164
0,000977253
0,001034044
0,001064418
0,001075705

U2
m

0,000176
0,000175
0,000176
0,000179
0,000185
0,000194
0,000204
0,000216
0,000229
0,000171
0,000167
0,000165
0,000165
0,000168
0,000173

0,00018
0,000189
0,000198
0,000143
0,000152
0,000162
0,000173
0,000184
0,000195
0,000206
0,000217
0,000229
0,000138
0,000144
0,000151
0,000159
0,000166
0,000174
0,000182

0,00019
0,000199

u3
m

-0,01664657
-0,03929089
-0,06442599
-0,08763798
-0,10503931
-0,11320949
-0,10935354
-0,09172624
-0,06043041
-0,01661832
-0,03924411
-0,06436312
-0,08756341
-0,10495859
-0,11312885
-0,10927978
-0,09166661
-0,06039196
-0,01669035
-0,03937072
-0,06452694
-0,08774221
-0,10514169
-0,11330882
-0,10944645
-0,09180451
-0,06048193
-0,01661858
-0,03925027
-0,06437599
-0,08758538
-0,10499228

-0,1131747
-0,10933376
-0,09171927
-0,06042984

R1
Radians
0,000844
0,000894
0,000905
0,000896
0,000899
0,000895
0,000868
0,000823
0,000694

0,00084
0,000888
0,000898
0,000889
0,000893

0,00089
0,000865

0,00082
0,000693
-0,00084
-0,00088
-0,00089
-0,00088
-0,00088
-0,00088
-0,00085
-0,00081
-0,00069
-0,00084
-0,00089

-0,0009
-0,00089
-0,00089
-0,00088
-0,00086
-0,00081
-0,00069

R2
Radians

0,003920975
0,004923864
0,004965984
0,004184474
0,002661651
0,000515327
-0,002104084
-0,004924598
-0,007457471
-0,003917141
-0,004920324
-0,004963157
-0,004182664
-0,002661026
-0,000516008
0,002101984
0,004921041
0,007452595
0,003928611
0,004930223
0,004968078
0,004184511
0,00266126
0,000514594
-0,002105968
-0,004928665
-0,007464054
-0,003918386
-0,004921647
-0,004964802
-0,004184888
-0,002663609
-0,000518278
0,002101081
0,004922577
0,007456934

R3
Radians
3,74E-07
6,73E-07

1E-06
1,55E-06
2,03E-06
2,32E-06
2,62E-06
2,78E-06
2,79E-06
2,77E-07
-2,7E-08
-3,6E-07
-9,1E-07
-1,4E-06
-1,7E-06

-2E-06
-2,1E-06
-2,2E-06
1,03E-06
1,31E-06
1,56E-06
1,55E-06
1,58E-06
1,74E-06
1,82E-06
1,95E-06
2,13E-06
-3,8E-07
-6,6E-07
-9,1E-07
-9,2E-07
-9,4E-07
-1,1E-06
-1,2E-06
-1,3E-06
-1,5E-06



A partir dai, com os carregamentos unitarios em cada estai, obteve-se a matriz

de flexibilidade [f] e, em seguida, sua inversa, a matriz de rigidez [K].

Fazendo-se [T] = [K] - [W,], tem-se os valores das for¢as de protensdo em
cada estai, expressas como uma variagao equivalente de temperatura em graus

Celsius.

-2255 | E.D.1
-205,0 | E.D.2
-2189 | E.D.3
-218,5 | E.D.4
-234,6 | E.D.5
-2334 | E.D.6
-237,7 | ED.7
-167,2 | E.D.8
-304,1 | E.D.9
2253 | EE1
-204,7 | E.E.2
-218,7 | E.E3
-218,3 | E.E4
-2343 | EES5
-233,1 | E.E6
2374 | EE7
-166,9 | E.E.8
[T]= -303,8 | E.E9
-226,4 | E.D.10
-206,5 | E.D.11
-220,9 | E.D.12
-218,8 | E.D.13
-234,9 | E.D.14
-233,6 | E.D.15
-237,8 | E.D.16
-167,3 | E.D.17
-304,1 | E.D.18
-226,5 | E.E.10
-205,3 | E.E.11
-219,1 | E.E.12
-218,6 | E.E.13
-234,6 | E.E.14
-233,3 | E.E.15
-237,6 | E.E.16
-167,0 | E.E.17
| -303,8 | EEI8
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O proximo passo foi inserir os valores de [T] no modelo no carregamento de

“protensao nos estais” e verificar que a combinacéo com essas forgas de protenséo e

carga permanente anulam os deslocamentos no tabuleiro, validando o modelo, como

mostrado na Tabela 20.

Joint
Text
E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.O
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

Tabela 20: Vetor [W,] representado na coluna U3 deslocamentos nulos

OutputCase
Text
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO

CaseType
Text

Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination

Ul
m

-0,000417989
-0,000693484
-0,000949571
-0,001179857
-0,001380527
-0,001548074
-0,001682489
-0,001774536
-0,001842727
0,000429724
0,000705143
0,000961184
0,00119143
0,001392063
0,001559579
0,001693969
0,001785997
0,001854176
-0,000409135
-0,000680707
-0,000932941
-0,001159389
-0,001356581
-0,001521072
-0,00165293
-0,001742975
-0,001809821
0,000426973
0,000698337
0,000950444
0,001176975
0,001374209
0,001538734
0,001670619
0,001760683
0,001827542

U2

m
8,68E-05
9,05E-05
9,4E-05
9,85E-05
0,000106
0,000116
0,000126
0,00014
0,000149
8,25E-05
8,33E-05
8,4E-05
8,57E-05
9,04E-05
9,79E-05
0,000105
0,000116
0,000123
4,08E-05
4,77E-05
5,88E-05
7,28E-05
8,76E-05
0,000103
0,000122
0,000139
0,000163
3,66E-05
4,05E-05
4,88E-05
6E-05
7,21E-05
8,47E-05
0,0001
0,000115
0,000136

u3

m
1,5514E-12
3,1503E-12
4,8735E-12
6,6043E-12
8,1973E-12
8,8752E-12
8,0714E-12
6,0109E-12
3,3949E-12
-6,1792E-13
-5,7093E-13
-3,3473E-14
7,8257E-13
1,9659E-12
2,7634E-12
3,062E-12
2,9619E-12
2,0719E-12
-1,1167E-12
-2,4607E-12
-3,2942E-12
-3,0587E-12
-1,7941E-12
-1,9874E-13
8,2109E-13
1,1312E-12
7,7593E-13
6,7489E-13
1,2046E-12
2,2022E-12
3,8967E-12
5,4134E-12
5,97E-12
5,4633E-12
4,3141E-12
2,8059E-12

R1
Radians
0,000806
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000807
0,000665
0,000806
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000807
0,000665
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00066
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00066

R2
Radians
-1,0838E-06
1,03708E-05

1,3875E-05
1,85897E-05
1,64897E-05
1,65234E-05
3,06248E-05
-4,51206E-06
9,22552E-05
1,14177E-06
-1,0377E-05
-1,38752E-05
-1,85898E-05
-1,64897E-05
-1,65234E-05
-3,06249E-05
4,51214E-06
-9,22555E-05
-1,17522E-06
1,06689E-05
1,37959E-05
1,86566E-05
1,65409E-05
1,65676E-05
3,0734E-05
-4,55642E-06
9,25976E-05
1,15497E-06
-1,04119E-05
-1,39159E-05
-1,86455E-05
-1,65417E-05
-1,65675E-05
-3,0734E-05
4,55635E-06
-9,25973E-05

R3
Radians
6,66E-07
1,22E-06
1,42E-06
1,93E-06

2,5E-06
2,71E-06
3,13E-06
3,43E-06
4,36E-06
-8,4E-08
-6,5E-07
-8,6E-07
-1,4E-06
-1,9E-06
-2,1E-06
-2,6E-06
-2,9E-06
-3,8E-06
1,02E-06
1,29E-06
1,89E-06
2,14E-06
2,28E-06

2,7E-06
2,82E-06
2,94E-06

2,3E-06
-4,3E-07
-7,2E-07
-1,3E-06
-1,6E-06
-1,7E-06
-2,1E-06
-2,2E-06
-2,4E-06
-1,7E-06

Os deslocamentos na direcdo U3 sdo da ordem de 10712 metros, portanto

podem ser considerados iguais a zero.

Por fim, foram inseridos todos os carregamentos na estrutura, de modo a

verificar se os estais iriam ultrapassar o valor limite estabelecido de 40% de f,,-
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Tabela 21: Tabela de for¢as nos estais na primeira iteracdo

Estai Cordoalhas [un] N [ton] A[m?] Oanalise [tON/M?] Oym [ton/m?]
E.D.1 11 81,63 0,00165 49472 69200
E.D.2 11 77,76 0,00165 47130 69200
E.D.3 12 89,51 0,00180 49726 69200
E.D.4 13 95,21 0,00195 48826 69200
E.D.5 14 98,15 0,00210 46738 69200
E.D.6 15 93,02 0,00225 41343 69200
E.D.7 16 100,29 0,00240 41787 69200
E.D.8 16 61,63 0,00240 25679 69200
E.D.9 19 135,34 0,00285 47487 69200
E.E.1 11 77,42 0,00165 46923 69200
E.E.2 11 74,78 0,00165 45323 69200
E.E.3 12 87,49 0,00180 48605 69200
E.E4 13 94,03 0,00195 48222 69200
E.E.5 14 97,81 0,00210 46575 69200
E.E.6 15 93,65 0,00225 41622 69200
E.E.7 16 102,11 0,00240 42546 69200
E.E.8 16 64,71 0,00240 26964 69200
E.E9 19 140,58 0,00285 49326 69200
E.D.10 11 83,54 0,00165 50631 69200
E.D.11 11 79,04 0,00165 47903 69200
E.D.12 12 90,67 0,00180 50374 69200
E.D.13 13 95,70 0,00195 49078 69200
E.D.14 14 98,56 0,00210 46934 69200
E.D.15 15 93,28 0,00225 41457 69200
E.D.16 16 100,50 0,00240 41875 69200
E.D.17 16 61,81 0,00240 25755 69200
E.D.18 19 135,57 0,00285 47570 69200
E.E.10 11 79,57 0,00165 48227 69200
E.E.11 11 75,94 0,00165 46025 69200
E.E.12 12 88,25 0,00180 49025 69200
E.E.13 13 94,61 0,00195 48517 69200
E.E.14 14 98,25 0,00210 46785 69200
E.E.15 15 93,92 0,00225 41742 69200
E.E.16 16 102,32 0,00240 42635 69200
E.E.17 16 64,89 0,00240 27037 69200
E.E.18 19 140,80 0,00285 49403 69200

Observando a Tabela 21, é possivel verificar que todos os valores de tensao
analisados sao inferiores ao valor limite de 40% de f,,x, mas estdo muito distantes
deste limite. Este resultado era esperado, dado que no pré dimensionamento nao é
considerada a rigidez da viga longarina. Caso a secao transversal da longarina nao
fosse dada, este seria 0 momento ideal para analisar a relacdo entre as rigidezes do
tabuleiro e dos estais, de modo a determinar o comportamento da estrutura como um

todo.

O proximo passo é reduzir o numero de cordoalhas nos estais para que

estejam submetidos a tensdes proximas das tensdes limites, otimizando a estrutura.

144



11.2.2. Segunda iteracéao
Para a segunda iteracdo, o niumero de cordoalhas nos nove estais de cada
lado dos planos de estaiamento foi reduzido para 9, 9 ,9, 10, 10, 10, 11, 11 e 14
(partindo do estai mais proximo do mastro); pois para estes nameros chegava-se
proximo as tensdes limites. Entretanto, ao mudar o numero de cordoalhas, também
se altera a distribuicdo dos esforgos pela estrutura, entdo € necessario que se repita

0 processo do item “11.2.1 — Primeira iteragao”.

Assim, tem-se o vetor [W,] é determinado pelo préprio SAP2000, sendo este
o valor dos deslocamentos no eixo U3 para a combinacao de cargas permanentes nos

pontos que ligam os estais ao tabuleiro. Seus valores sdo mostrados na Tabela 22.
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Joint
Text
E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E.4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

Tabela 22: Vetor [W,] representado na coluna U3 para cargas permanentes

OutputCase
Text

Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes
Cargas Permanentes

CaseType
Text

Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination

u1
m

-0,000241872
-0,000408774
-0,000558521
-0,000686267
-0,000786863
-0,000860957
-0,000910853
-0,000938075
-0,000949035
0,000263037
0,000429959
0,000579739
0,000707526
0,000808167
0,000882306
0,000932243
0,000959499
0,000970481
-0,000241682
-0,000411175
-0,000562984
-0,000692324
-0,000794104
-0,000869051
-0,000919536
-0,000947135
-0,000958311
0,000272327
0,00044168
0,000593392
0,000722666
0,000824413
0,000899348
0,000949833
0,00097744
0,000988622

U2 U3
m m
0,000449 -0,02018097
0,000443 -0,04823405
0,000436 -0,0797247
0,000429 -0,10882386
0,000424 -0,13040735
0,000419 -0,14003033
0,000414 -0,13437454
0,00041 -0,11182459
0,000406 -0,07311797
0,000443 -0,02014738
0,000432 -0,04817995
0,000421 -0,07965355
0,00041 -0,10874111
0,000401 -0,13031945
0,000392 -0,13994413
0,000383 -0,13429706
0,000375 -0,11176285
0,000366 -0,07307853
0,000421 -0,02025874
0,000424  -0,048383
0,000425 -0,07992323
0,000425  -0,109043
0,000423 -0,13062977
0,000419 -0,14024267
0,000415 -0,13456256
0,00041 -0,11197197
0,000406 -0,0732084
0,000415 -0,02018035
0,000413 -0,04825134
0,00041 -0,07975791
0,000406 -0,10887073
0,000399 -0,13046584
0,000392 -0,14009646
0,000384 -0,13444104
0,000375 -0,11188118
0,000367 -0,07315352

R1
Radians
0,000848
0,000901
0,000915
0,000908
0,000913
0,000908

0,00088
0,000831
0,000699
0,000844
0,000895
0,000908

0,0009
0,000906
0,000903
0,000876
0,000828
0,000698
-0,00083
-0,00088
-0,00088
-0,00087
-0,00087
-0,00087
-0,00085
-0,00081
-0,00068
-0,00084
-0,00088
-0,00089
-0,00088
-0,00088
-0,00088
-0,00085
-0,00081
-0,00069

R2
Radians

0,004812054
0,006141248
0,006227972
0,00522456
0,003246907
0,000483234
-0,002790089
-0,006183615
-0,009122487
-0,004807701
-0,006137413
-0,006225062
-0,005222866
-0,003246555
-0,000484273
0,002787634
0,006179782
0,009117438
0,004826705
0,006154171
0,006234707
0,005226851
0,003246307
0,000479933
-0,002796477
-0,006193447
-0,009135192
-0,004815495
-0,006144794
-0,006231005
-0,005227222
-0,00324901
-0,00048421
0,002790916
0,006186747
0,009127596

R3

Radians
-5,3E-07
-7,1E-07
-8,1E-07
-6,3E-07
-5E-07
-5,6E-07
-5,3E-07
-5,4E-07
-5,8E-07
1,39E-06
1,56E-06
1,64E-06
1,45E-06
1,31E-06
1,37E-06
1,33E-06
1,34E-06
1,38E-06
9,43E-08
-1,8E-07
-3,9E-07
-7,8E-07
-1,1E-06
-1,1E-06
-1,2E-06
-1,2E-06
-1,2E-06
7,7e-07
1,03E-06
1,23E-06
1,6E-06
1,87E-06
1,91E-06
2E-06
2,03E-06
2,01E-06

A partir dai, com os carregamentos unitarios em cada estai, novamente se

obteve a matriz de flexibilidade [f] e a sua inversa, a matriz de rigidez [K].

Fazendo-se [T] = [K] - [W,], tem-se os valores das for¢as de protensdo em

cada estai, expressas como uma variacdo equivalente de temperatura, em graus

Celsius.
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[T]=

-248,7
-226,2
-264,7
-260,9
-280,3
-278,8
-300,7
-210,8
-367,7
-248,5
-225,9
-264,5
-260,7
-280,0
-278,6
-300,4
-210,6
-367,5
-249,5
-227,8
-267,0
-261,1
-280,5
-279,0
-300,8
-210,9
-367,7
-249,7
-226,5
-264,9
-260,9
-280,2
-278,7
-300,5
-210,6

-367,5 |

E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18




O proximo passo foi inserir os valores de [T] no modelo, no carregamento de

“protensao nos estais”, e verificar que a combinagdo com essas forcas de protensao

e carga permanente anulam os deslocamentos no tabuleiro, validando o modelo,

como mostrado na Tabela 23.

Joint
Text
E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E.4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

podem ser considerados iguais a zero. Por fim, foram

Tabela 23: Vetor [W,] representado na coluna U3 deslocamentos nulos

OutputCase
Text
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO

CaseType
Text

Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination

Ul
m

U2
m

u3
m

-0,000404974 0,000414 -4,8749E-13

-0,000676617
-0,000929231
-0,001156434
-0,001354418
-0,001519701
-0,001652303
-0,001743016
-0,001810363
0,000430561
0,000702215
0,000954855
0,001182082
0,001380084
0,001545381
0,001677993
0,001768714
0,001836065
-0,000405169
-0,000679445
-0,000934032
-0,001162492
-0,001361353
-0,00152719
-0,001660107
-0,001750953
-0,001818341
0,000439827
0,000713809
0,000968197
0,001196676
0,001395524
0,00156135
0,001694257
0,001785096
0,001852479

0,00041
0,000403
0,000394
0,000387

0,00038
0,000372
0,000366
0,000356
0,000407
0,000399
0,000388
0,000376
0,000365
0,000354
0,000342
0,000333
0,000318
0,000368
0,000367
0,000368
0,000369
0,000369
0,000367
0,000368
0,000366
0,000369
0,000362
0,000357
0,000353
0,000351
0,000347
0,000341
0,000338
0,000332
0,000331

-7,6125E-13
-1,1064E-12
-1,336E-12
-1,4939E-12
-1,7518E-12
-2,1174E-12
-2,0875E-12
-1,4241E-12
1,1506E-12
2,1564E-12
2,9566E-12
3,5422E-12
4,2275E-12
4,661E-12
4,3653E-12
3,3136E-12
1,848E-12
4,1031E-13
-1,6251E-14
-1,0365E-12
-1,9519E-12
-2,4337E-12
-2,2981E-12
-1,4883E-12
-4,609E-13
7,1831E-14
-2,3373E-13
-1,8652E-14
4,3603E-13
5,3092E-13
2,2521E-13
-1,4411E-13
-3,6293E-13
-4,0189E-13
-2,182E-13

R1
Radians
0,000805
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000808
0,000666
0,000805
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000808
0,000666
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00067
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00067

R2

Radians
-1,09805E-06
1,03697E-05
1,38619E-05
1,85745E-05
1,64614E-05
1,64777E-05
3,0561E-05
-4,55868E-06
9,212E-05
1,11722E-06
-1,03708E-05
-1,38626E-05
-1,85747E-05
-1,64613E-05
-1,64777E-05
-3,0561E-05
4,55865E-06
-9,21199E-05
-1,1617E-06
1,06634E-05
1,37831E-05
1,86415E-05
1,6512E-05
1,65227E-05
3,06661E-05
-4,59473E-06
9,24279E-05
1,1804E-06
-1,04114E-05
-1,39027E-05
-1,86305E-05
-1,65129E-05
-1,65226E-05
-3,06661E-05
4,59476E-06
-9,2428E-05

R3
Radians
-4,2E-07
-5,2E-07
-8,7E-07
-8,2E-07
-6,5E-07
-7,7E-07
-6,1E-07
-4,9e-07
3,37E-07
1,26E-06
1,33E-06
1,66E-06
1,59E-06
1,42E-06
1,53E-06
1,37E-06
1,25E-06
4,24€-07
-1,2E-07
-4,7E-07

-4E-07
-6,2E-07
-8,7E-07
-7,7E-07
-9,2E-07
-9,9e-07
-1,8E-06
9,62E-07
1,29E-06
1,19E-06
1,39E-06
1,64E-06
1,54E-06
1,68E-06
1,75E-06
2,53E-06

Os deslocamentos na diregdo U3 sdo da ordem de 1012 metros, portanto

inseridos todos os

carregamentos na estrutura, de modo a verificar se os estais iriam ultrapassar o valor
limite estabelecido de 40% de f,,x (Tabela 24).
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Esforcos nos estais devidos a cada carregamento

Tabela 24
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7

A Tabela 25 é um resumo da tabela anterior e nela foram sempre
consideradas as cargas permanentes; ja as acidentais, apenas quando intensificam

os esforgos analisados.

Tabela 25: Tabela de forgas nos estais na segunda iteracdo

Estai Cordoalhas [un] Npiax [tOn] Nwin [ton] A[m?] Opnalise [tON/M?] | 0y, [ton/m?] a:i(:r:zednc:?igr::e
E.D.1 9 88,22 51,63 0,00135 65345 69200

E.D.2 9 85,07 59,56 0,00135 63013 69200

E.D.3 9 94,92 69,19 0,00135 70310 69200 1,6%
E.D.4 10 102,14 75,35 0,00150 68092 69200

E.D.5 10 105,09 80,90 0,00150 70060 69200 1,2%
E.D.6 10 101,92 80,80 0,00150 67948 69200

E.D.7 11 115,22 96,43 0,00165 69829 69200 0,9%
E.D.8 11 82,43 68,43 0,00165 49957 69200

E.D.9 14 168,39 152,58 0,00210 80186 69200 15,9%
E.E.1 9 86,28 64,37 0,00135 63909 69200

E.E.2 9 83,68 58,17 0,00135 61984 69200

E.E.3 9 94,07 68,34 0,00135 69679 69200 0,7%
E.E4 10 101,66 74,87 0,00150 67777 69200

E.E.5 10 105,02 80,84 0,00150 70016 69200 1,2%
E.E.6 10 102,26 81,14 0,00150 68172 69200

E.E.7 11 116,04 97,25 0,00165 70328 69200 1,6%
E.E.8 11 83,73 69,73 0,00165 50745 69200

E.E.9 14 170,66 154,85 0,00210 81268 69200 17,4%
E.D.10 9 87,18 65,36 0,00135 64579 69200
E.D.11 9 84,71 59,25 0,00135 62749 69200
E.D.12 9 94,99 69,28 0,00135 70360 69200 1,7%
E.D.13 10 101,75 74,97 0,00150 67835 69200
E.D.14 10 104,82 80,63 0,00150 69877 69200 1,0%
E.D.15 10 101,70 80,59 0,00150 67801 69200
E.D.16 11 115,01 96,22 0,00165 69704 69200 0,7%
E.D.17 11 82,23 68,23 0,00165 49837 69200
E.D.18 14 168,11 152,30 0,00210 80053 69200 15,7%
E.E.10 9 85,43 63,61 0,00135 63285 69200

E.E.11 9 83,12 57,65 0,00135 61569 69200

E.E.12 9 93,68 67,98 0,00135 69396 69200 0,3%
E.E.13 10 101,33 74,55 0,00150 67555 69200

E.E.14 10 104,76 80,58 0,00150 69839 69200 0,9%
E.E.15 10 102,04 80,93 0,00150 68030 69200

E.E.16 11 115,84 97,05 0,00165 70204 69200 1,5%
E.E.17 11 83,53 69,53 0,00165 50623 69200

E.E.18 14 170,38 154,57 0,00210 81134 69200 17,2%

Nota-se que os valores destacados em vermelho ultrapassam os limites de
tensdo estabelecidos. Neste caso, aumenta-se a quantidade de cordoalhas nestes
estais, mantendo-os com nuamero crescente de cordoalhas a medida que se afastam

do mastro.
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11.2.3. Terceira iteracéao
Para a terceira iteragdo, o numero de cordoalhas nos estais, para cada lado
dos planos de estaiamento foi redefinido para 9, 9,10, 10, 11, 11, 12, 12, 17 (partindo
do estai mais proximo do mastro); pois com estes nimeros chegava-se proximo as
tensdes limites. Entretanto, ao mudar o nimero de cordoalhas, também se altera a
distribuicdo dos esforgos pela estrutura, de modo que se faz necessario que se repita

0 processo de iteracao.

Tabela 26: Vetor [W,] representado na coluna U3 para cargas permanentes

Joint OutputCase CaseType U1 U2 u3 R1 R2 R3

Text Text Text m m m Radians Radians Radians
E.D.1 Cargas Permanentes Combination -0,000248667 0,000449 -0,01943019 0,000848 0,004613961 -5,3E-07
E.D.2 Cargas Permanentes Combination -0,000420447 0,000443 -0,04623351 0,000901 0,005849899 -7,4E-07
E.D.3 Cargas Permanentes Combination -0,000576083 0,000435 -0,07616806 0,000914  0,005915356 -8,2E-07
E.D.4 Cargas Permanentes Combination -0,000707931 0,000429 -0,10376761 0,000908  0,004944583 -6,6E-07
E.D.5 Cargas Permanentes Combination -0,000814487 0,000423 -0,1241506 0,000912 0,003063702 -5,4E-07
E.D.6 Cargas Permanentes Combination -0,000893117 0,000418 -0,13321437 0,000907  0,000451703 -5,7E-07
E.D.7 Cargas Permanentes Combination -0,000946418 0,000413 -0,12782638 0,000879 -0,002649205 -5,3E-07
E.D.8 Cargas Permanentes Combination -0,000976203 0,000409 -0,10640357 0,00083 -0,005876584 -5,4E-07
E.D.9 Cargas Permanentes Combination -0,000989264 0,000404 -0,06959931 0,000698 -0,008675091 -5,5E-07
E.E.1 Cargas Permanentes Combination 0,000269317 0,000443 -0,01939776 0,000845 -0,004609764 1,39E-06
E.E.2 Cargas Permanentes Combination 0,000441118 0,000432 -0,0461813 0,000895 -0,005846204 1,59E-06
E.E.3 Cargas Permanentes Combination 0,000596788 0,000421 -0,07609941 0,000907 -0,00591254 1,65E-06
E.E.4 Cargas Permanentes Combination 0,000728679 0,00041 -0,10368769 0,000901 -0,004942923 1,49E-06
E.E.5 Cargas Permanentes Combination 0,000835281 0,0004 -0,12406554 0,000905 -0,003063321 1,35E-06
E.E.6 Cargas Permanentes Combination 0,000913958 0,000391 -0,1331307 0,000902 -0,000452655 1,37E-06
E.E.7 Cargas Permanentes Combination 0,000967302 0,000382 -0,1277509 0,000875  0,002646873 1,33E-06
E.E.8 Cargas Permanentes Combination 0,000997123 0,000374 -0,10634317 0,000827  0,005872882 1,34E-06
E.E.9 Cargas Permanentes Combination 0,001010208 0,000365 -0,0695606 0,000696 0,008670153 1,35E-06
E.D.10 Cargas Permanentes Combination -0,000248508 0,00042 -0,01950791 -0,00083  0,004628567 8,45E-08
E.D.11 Cargas Permanentes Combination -0,000422897 0,000422 -0,04638188 -0,00088  0,005862645 -1,6E-07
E.D.12 Cargas Permanentes Combination -0,000580609 0,000424 -0,07636494 -0,00088  0,005921859 -4E-07
E.D.13 Cargas Permanentes Combination -0,000714056 0,000423 -0,10398389 -0,00087  0,004946603 -7,6E-07
E.D.14 Cargas Permanentes Combination -0,000821801 0,000421 -0,12436887 -0,00087  0,003062885 -1E-06
E.D.15 Cargas Permanentes Combination -0,000901281 0,000418 -0,13342182 -0,00087  0,000448338 -1,1E-06
E.D.16 Cargas Permanentes Combination -0,000955165 0,000414 -0,12800962 -0,00085 -0,002655488 -1,2E-06
E.D.17 Cargas Permanentes Combination -0,000985319 0,000409 -0,10654705 -0,00081 -0,005886171 -1,2E-06
E.D.18 Cargas Permanentes Combination -0,000998588 0,000405 -0,06968734 -0,00068 -0,008687449 -1,2E-06
E.E.10 Cargas Permanentes Combination 0,000278633 0,000413 -0,01943132 -0,00084 -0,004617615 7,8E-07
E.E.11 Cargas Permanentes Combination 0,00045288 0,000411 -0,0462533 -0,00088 -0,005853513 1,01E-06
E.E.12 Cargas Permanentes Combination 0,000610493 0,000409 -0,07620377 -0,00089 -0,005918318 1,23E-06
E.E.13 Cargas Permanentes Combination 0,000743876 0,000404 -0,1038163 -0,00088 -0,004947031 1,59E-06
E.E.14 Cargas Permanentes Combination 0,000851588 0,000398 -0,12420965 -0,00088 -0,00306554 1,85E-06
E.E.15 Cargas Permanentes Combination 0,000931056 0,000391 -0,13327983 -0,00088 -0,000452474 1,91E-06
E.E.16 Cargas Permanentes Combination 0,000984943 0,000383 -0,12789146 -0,00085  0,002650128 2,01E-06
E.E.17 Cargas Permanentes Combination 0,001015107 0,000374 -0,10645854 -0,00081  0,005879689 2,03E-06
E.E.18 Cargas Permanentes Combination 0,001028385 0,000366 -0,06963368 -0,00068  0,008680047 2,04E-06
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Logo, mais uma vez, tem-se o vetor [W,] determinado pelo proprio SAP2000,
sendo este o valor dos deslocamentos no eixo U3 para a combinacdo de cargas
permanentes nos pontos que ligam os estais ao tabuleiro. Seus valores s&o mostrados

na

Tabela 26.

A partir dai, com os carregamentos unitarios em cada estai, obteve-se a matriz

de flexibilidade [f] e sua inversa, a matriz de rigidez [K].

Fazendo-se [T] = [K] - [W,], tem-se os valores das forcas de protensdo em

cada estai, expressas como variacdo equivalente de temperatura, em graus Celsius.
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[Tl=

-248,7
-226,2
-239,6
-260,9
-255,9
-254,6
-275,6
-193,4
-304,0
-248,5
-225,9
-239,4
-260,7
-255,6
-254,3
-275,3
-193,1
-303,8
-249,5
-227,8
-241,7
-261,1
-256,1
-254,7
-275,7
-193,5
-304,1
-249,7
-226,5
-239,8
-260,9
-255,8
-254,4
-275,4
-193,2
-303,8

E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E4
E.E.5
E.E.6
E.E7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18




O proximo passo foi inserir os valores de [T] no modelo, no carregamento de

“protensado nos estais”, e verificar que a combinagcdo com essas forgas de protensao

e carga permanente anulam os deslocamentos no tabuleiro, o que valida o modelo,

como mostrado na Tabela 27.

Joint
Text
E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E.1
E.E.2
E.E.3
E.E.4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.9
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

Tabela 27: Vetor [W,] representado na coluna U3 deslocamentos nulos

OutputCase
Text
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO
DESLOCAMENTO ZERO

CaseType
Text

Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination
Combination

Ul
m

-0,00040521
-0,000677016
-0,000929795
-0,001157153
-0,001355296
-0,001520725
-0,001653458
-0,001744277
-0,001811727
0,000430797
0,000702614
0,000955419
0,001182802
0,001380963
0,001546405
0,001679149
0,001769975
0,00183743
-0,000405404
-0,000679843
-0,000934595
-0,00116321
-0,00136223
-0,001528212
-0,001661259
-0,001752211
-0,001819702
0,000440063
0,000714207
0,00096876
0,001197394
0,001396401
0,001562371
0,00169541
0,001786354
0,00185384

U2
m

0,000413

0,00041
0,000403
0,000394
0,000387

0,00038
0,000372
0,000366
0,000356
0,000407
0,000399
0,000388
0,000376
0,000365
0,000354
0,000342
0,000333
0,000318
0,000368
0,000367
0,000368
0,000369
0,000369
0,000367
0,000367
0,000366
0,000369
0,000362
0,000357
0,000353
0,000351
0,000346
0,000341
0,000338
0,000332
0,000331

U3
m

-7,1408E-14
-4,105E-14
5,861E-13
1,5624E-12
2,3923E-12
2,6674E-12
2,4556E-12
1,9163E-12
1,2368E-12
-1,0542E-12
-2,3029E-12
-3,0476E-12
-2,9897E-12
-2,2433E-12
-1,0771E-12
-1,0147E-13
4,0584E-13
4,9165E-13
2,292E-12
4,2426E-12
5,5745E-12
5,8251E-12
4,9634E-12
3,4263E-12
1,9484E-12
1,141E-12
7,5523E-13
-5,8177E-13
-9,9522E-13
-1,3891E-12
-1,4261E-12
-1,4774E-12
-1,6852E-12
-1,6758E-12
-1,3956E-12
-7,7979E-13

R1
Radians
0,000805
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000808
0,000666
0,000805
0,000866
0,000885
0,000883

0,00089
0,000886
0,000855
0,000808
0,000666
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00067
-0,00081
-0,00087
-0,00089
-0,00088
-0,00089
-0,00089
-0,00086
-0,00081
-0,00067

R2
Radians
-1,0975E-06
1,03677E-05

1,3869E-05
1,8571E-05
1,64706E-05
1,64838E-05
3,0582E-05
-4,57208E-06
9,22157E-05
1,11667E-06
-1,03688E-05
-1,38697E-05
-1,85711E-05
-1,64706E-05
-1,64838E-05
-3,05819E-05
4,57205E-06
-9,22156E-05
-1,16114E-06
1,06614E-05
1,37902E-05
1,8638E-05
1,65213E-05
1,65288E-05
3,06872E-05
-4,6082E-06
9,25239E-05
1,17985E-06
-1,04094E-05
-1,39098E-05
-1,8627E-05
-1,65222E-05
-1,65287E-05
-3,06872E-05
4,60824E-06
-9,2524E-05

R3
Radians
-4,2E-07
-5,2E-07
-8,7E-07
-8,2E-07
-6,5E-07
-7,7e-07
-6,1E-07
-4,9E-07
3,38E-07
1,26E-06
1,33E-06
1,66E-06
1,59E-06
1,42E-06
1,53E-06
1,37E-06
1,25E-06
4,22E-07
-1,2E-07
-4,7E-07

-4E-07
-6,2E-07
-8,7E-07
-7,7E-07
-9,2E-07
-9,9E-07
-1,8E-06
9,62E-07
1,29E-06
1,19E-06
1,39E-06
1,64E-06
1,54E-06
1,68E-06
1,75E-06
2,53E-06

Os deslocamentos na direcdo U3 sdo da ordem de 1012 metros, portanto

podem ser considerados iguais a zero.

Por fim, foram inseridos todos os carregamentos na estrutura, para verificar

se os estais iriam ultrapassar o valor limite estabelecido de 40% de f,,x (Tabela 28).
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Esforgos nos estais devidos a cada carregamento

Tabela 28
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A Tabela 29 é um resumo da tabela anterior, na qual foram sempre

consideradas as cargas permanentes; e as acidentais apenas quando intensificam os

esforcos analisados.

Estai

E.D.1
E.D.2
E.D.3
E.D.4
E.D.5
E.D.6
E.D.7
E.D.8
E.D.9
E.E1
E.E.2
E.E.3
E.E4
E.E.5
E.E.6
E.E.7
E.E.8
E.E.Q
E.D.10
E.D.11
E.D.12
E.D.13
E.D.14
E.D.15
E.D.16
E.D.17
E.D.18
E.E.10
E.E.11
E.E.12
E.E.13
E.E.14
E.E.15
E.E.16
E.E.17
E.E.18

Tabela 29: Tabela de for¢as nos estais na terceira iteracéo

Cordoalhas [un]

9

9

10
10
11
11
12
12
17
9

9

10
10
11
11
12
12
17
9

9

10
10
11
11
12
12
17
9

9

10
10
11
11
12
12
17

NMax [ton]

87,47
84,11
96,76
101,05
106,33
102,93
116,09
83,15
172,00
85,55
82,74
95,82
100,56
106,21
103,23
116,89
84,44
174,57
86,44
83,76
96,80
100,67
106,04
102,70
115,87
82,94
171,68
84,72
82,18
95,41
100,23
105,93
103,00
116,67
84,23
174,24

N [ton]

52,04
59,49
69,29
75,26
80,94
80,81
96,52
68,59
153,64
64,34
58,11
68,34
74,76
80,82
81,11
97,32
69,89
156,21
65,31
59,18
69,35
74,89
80,65
80,59
96,31
68,38
153,33
63,58
57,59
67,95
74,45
80,54
80,89
97,11
69,67
155,89

A [m?]

0,00135
0,00135
0,00150
0,00150
0,00165
0,00165
0,00180
0,00180
0,00255
0,00135
0,00135
0,00150
0,00150
0,00165
0,00165
0,00180
0,00180
0,00255
0,00135
0,00135
0,00150
0,00150
0,00165
0,00165
0,00180
0,00180
0,00255
0,00135
0,00135
0,00150
0,00150
0,00165
0,00165
0,00180
0,00180
0,00255

O nalise [ton/mz]

64792
62305
64507
67367
64444
62382
64495
46193
67451
63373
61287
63878
67038
64372
62561
64938
46913
68458
64030
62046
64532
67115
64269
62242
64375
46076
67325
62752
60876
63605
66821
64203
62426
64819
46796
68331

Oum [ton/m?]

69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200
69200

Neste caso, todos os valores atendem ao critério da tensdo maxima

admissivel no estai, mas os estais de indice 2, 8, 11 e 17 fogem ao padrao de aumento

de forgca conforme sua ancoragem no tabuleiro se distancia do mastro.
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Para corrigir este efeito e conseguir que a estrutura se comporte de uma
maneira mais homogénea, para estes estais foi corrigida a forca de protensao,
impondo o valor médio entre seus estais adjacentes. Os carregamentos apos a

otimizacdo podem ser vistos na Tabela 30.

-249 E.D.1 -249 E.D.1
-226 E.D.2 -244 E.D.2
-240 E.D.3 -240 E.D.3
-261 E.D.4 -261 E.D.4
-256 E.D.5 -256 E.D.5
-255 E.D.6 -255 E.D.6
-276 E.D.7 -276 E.D.7
-193 E.D.8 -290 E.D.8
-304 E.D.9 -304 E.D.9
-249 EE1 -249 EE1
-226 E.E2 -244 EE2
-239 E.E3 -239 E.E3
-261 EE4 -261 EE4
-256 E.E5 -256 E.E5
-254 EE6 -254 EE6
-275 E.E7 -275 E.E7
[Tantl= -193 E.E.8 [Toeel= -290 E.E.8
-304 E.E9 -304 E.E9
-250 E.D.10 -250 E.D.10
-228 E.D.11 -246 E.D.11
-242 E.D.12 -242 E.D.12
-261 E.D.13 -261 E.D.13
-256 E.D.14 -256 E.D.14
-255 E.D.15 -255 E.D.15
-276 E.D.16 -276 E.D.16
-193 E.D.17 -290 E.D.17
-304 E.D.18 -304 E.D.18
-250 E.E.10 -250 E.E.10
-226 E.E11 -245 E.E11
-240 E.E12 -240 E.E12
-261 E.E.13 -261 E.E.13
-256 E.E.14 -256 E.E.14
-254 E.E.15 -254 E.E.15
-275 E.E.16 -275 E.E.16
-193 E.E.17 -290 E.E.17
| 304 | EEI8 | 304 | EE18
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Esforgos nos estais devidos a cada carregamento

Tabela 30
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A Tabela 31 é um resumo da tabela anterior, na qual foram sempre
consideradas as cargas permanentes; enquanto que as acidentais apenas quando

intensificam os esfor¢cos analisados.

Tabela 31: Tabela de forgas nos estais ap0ds a otimizagao

Estai Cordoalhas [un] Nmax [tOn] Nwin [ton] A[m? Opnalise [tON/M?] | 0y, [ton/m?]
E.D.1 9 86,49 51,07 0,00135 64069 69200
E.D.2 9 87,26 62,64 0,00135 64640 69200
E.D.3 10 94,55 67,08 0,00150 63034 69200
E.D.4 10 98,47 72,68 0,00150 65648 69200
E.D.5 11 103,17 77,77 0,00165 62528 69200
E.D.6 11 99,59 77,48 0,00165 60359 69200
E.D.7 12 112,56 92,99 0,00180 62531 69200
E.D.8 12 114,05 99,49 0,00180 63360 69200
E.D.9 17 169,27 150,91 0,00255 66381 69200
E.E1 9 84,57 63,35 0,00135 62644 69200
E.E.2 9 85,90 61,27 0,00135 63630 69200
E.E.3 10 93,60 66,12 0,00150 62401 69200
E.E4 10 97,97 72,18 0,00150 65316 69200
E.E.5 11 103,05 77,65 0,00165 62455 69200
E.E.6 11 99,89 77,77 0,00165 60538 69200
E.E.7 12 113,35 93,78 0,00180 62973 69200
E.E.8 12 115,34 100,79 0,00180 64080 69200
E.E.9 17 171,84 153,48 0,00255 67388 69200
E.D.10 9 85,47 64,34 0,00135 63310 69200
E.D.11 9 86,88 62,30 0,00135 64356 69200
E.D.12 10 94,59 67,14 0,00150 63061 69200
E.D.13 10 98,10 72,31 0,00150 65397 69200
E.D.14 11 102,88 77,49 0,00165 62353 69200
E.D.15 11 99,36 77,25 0,00165 60219 69200
E.D.16 12 112,34 92,77 0,00180 62409 69200
E.D.17 12 113,83 99,27 0,00180 63240 69200
E.D.18 17 168,95 150,60 0,00255 66254 69200
E.E.10 9 83,72 62,59 0,00135 62015 69200
E.E.11 9 85,39 60,80 0,00135 63255 69200
E.E.12 10 93,18 65,73 0,00150 62123 69200
E.E.13 10 97,64 71,86 0,00150 65096 69200
E.E.14 11 102,77 77,37 0,00165 62282 69200
E.E15 11 99,66 77,55 0,00165 60400 69200
E.E.16 12 113,13 93,56 0,00180 62851 69200
E.E.17 12 115,13 100,57 0,00180 63959 69200
E.E.18 17 171,51 153,16 0,00255 67259 69200
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12. Estudo da Protenséo das longarinas

12.1. Generalidades

Para a protenséo das longarinas, a titulo de simplificacdo (por se tratar de um
trabalho académico), optou-se por criar um cabo equivalente. As seguintes premissas

foram assumidas no tracado:

e O cabo comeca e termina na posi¢ao da linha neutra da viga longarina;

e O cabo muda a inflexdo da curva no ponto onde o momento se anula para
cargas permanentes, ou seja, a 75% do comprimento do véao, a partir do
encontro (viga apoiada engastada);

e O centro de massa do cabo equivalente esta a 20 cm das faces, tanto superior
guanto inferior da viga, nos trechos retos;

e Trechos curvos com 7 metros de comprimento, ja que o limite minimo de

curvatura da bainha é 7 metros de raio.

A Figura 88 representa o resultado final do tracado. O desenho esté na escala

7 vezes na vertical para 1 na horizontal, para melhor visualizag&o.

4\

26.7 f A=<y AI‘—G.STG.G— 7 ) 26.7
SOV -~ P

D.Zj

Figura 88: Tracado dos cabos equivalentes de protenséo
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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As caracteristicas dos materiais envolvidos na protensdo da secéo transversal

das longarinas foram resumidas abaixo:

fex = 40 MPa
2
fetm = 0,3 for3 = 3,5 MPa
fctk,inf = 0;7 : f(;tm = 2,5 MPa
fetki = @ feeking = 2,9 MPa; coma = 1,2 ("segao T")
E. =32000 MPa

E, = 195000 MPa

forre = 1900 MPa

foyk = 0,9+ forx = 1710 MPa

Tabela 32: Caracteristicas da secao transversal dos elementos em estado de protenséo

Ac 2,497 m?
| 0,406 m*
Vit 0,828 m
Ysup 0,472 m
Wit 3,015 m®
Woup 5,289 m?

Para iniciar o processo de modelagem, inseriu-se um cabo genérico com forca
de protensédo de 100 tonf. Para aproveitar ao maximo este cabo, dividiu-se esta forca

por 0,87 f,,, = 0,741, (para cabos de baixa relaxagao), que € uma de suas tensoes

limites, e obteve-se um valor de &area inicial Ai = 0,00065 m?.
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Em seguida, este cabo de protensao foi modelado no programa SAP2000,
com o recurso “Tendon”, que permite configurar parametros dos elementos de

protensdo mais facilmente, como veremos a seguir.

Tendon Data For Line Object 60

Tendon Layout Data Tendon End Paint Objects
Faint Segment Type 1 Coord 2 Coord 3 Coord Quick Start... FERa N
D From Paint [1 - 1) to Point[n] m m m Parabalic -,57
| 2 |Paabola Intermediste Point || 3456 | 0471 | Calculator...
1 Start of Tendon 0, Tendon Section Add
2 3486 | Limetabore | UNITARID | ———
3| Parabola End Point 7, 0628 0, shaw...
4 | Linear 3368 0628 0, Tendon Loads
5 |Parabola Intermediate Paint KFALT 0515 a. =1 Add...
£ |Parabola End Poirt 40,68 0178 a. = S
7 F'arabola Intermediate Point 44173 016 0, J g

Tendon Local Axes Angle
Motes: 1. F'arabollc and cncular ‘intermediate point' zegments use points [n-1], (0] and [n+T). =
2. Parabolic and circular "end point' segments use points [A-2). [0-1] and [n). g b M

Tendon Layout Display Max. Tendon Dizcretization

Tendon Layaut Display Options ]
Length |1,
& Show 1-2 Axes a
" Show 1-3Axes Group Loaded By Tendon
- (" Show 2-3 Axes |L0ngarina Direita J
5 S O Coordinate System
" MoSna
" |Local j
; * Snap To Tendon
Object Type
Kl [ P| - Unis | Cument Tendan -]
Diouble Click Picture For Expanded Dizplay Refrezh Plat | Show Table. ..
| Tart, m.C |
Mousze Painter Location
Distance 1 2 3 e

78 4538 | |

Figura 89: Caracteristicas do cabo de protensdo
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

Na Figura 89 é possivel identificar as configuragdes de “Tendon” do software.
No canto superior esquerdo, observam-se os pontos que definem o tracado do cabo,
que por sua vez pode ser visto no canto inferior esquerdo. Na lateral direita é possivel
encontrar outras informagfes, como a secdo transversal (selecionada como
“‘UNITARIO”), seguida dos carregamentos (indicando que existe protensdo neste
cabo). Em seguida, é possivel definir uma discretizacdo méaxima (que neste caso foi
de 1 metro), e os elementos que séo carregados por esta protensdo (neste caso, a

“Longarina Direita”, ja que o cabo protende esta viga).
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Em “Tendon Section”, clicando em “show”, é possivel ver os parametros
inseridos no programa, como a area inicial de 6,5-10~* m? e o material CP190-RB,

indicados abaixo.

Tendon Section Data

Tendon Section Hame [LUMITARIO
Section Motes M odify/Show...

Tendon Maodeling Options Far Analyziz kModel
v

~

Tendon Parameters

Prestrezs Type | Prestress

Material Praperty _+|[cPranse

Tendon Properties
" |EI,EI288
(* |E,4EIBE-I34
Torsional Constant |E,?'2E|E-DE

Moaoment of Inertia |3,3I3EIE-EIE
Shear &rea |5,B4EE-I34

Units
Torf m.C j Dizplay Colar l_

Figura 90: Caracteristicas da se¢do do cabo de protensao
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000
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Em “Tendon Loads”, clicando em “show”, é possivel ver as caracteristicas do

carregamento aplicados ao cabo, como mostra a Figura 91.

Tenden Load Assignment Data For Line Object 60

— Tabular Data rits
Load Pattern 'ROT LOMGARIMAS |7 Im
Load Type Force
Jack Fram Thiz Location Both Endz
Tendon End Force [Tanf] 100,

Tendon End Streszz [Tonf/m:]

Curvature Coefficient [Unitless] 0z
Ywobble Coefficient [1./m] 2,000E-03
Anchorage Set Ship [m] 6,000E-03
Losz - Elastic Shortening Strezz [Tonf/mz] AE17,
Losz - Creep Stresz [Tonf/mZ) 10260,
Losz - Shrinkage Strezs [Tonf/m2) 10260,
Loss - Steel Relaxation Strezs [T aonf/m2) 10260,

Figura 91: Caracteristicas do carregamento do cabo de protensdo
Fonte: Imagem obtida pelos alunos por meio do software SAP2000

A tabela na Figura 91 mostra que o carregamento é uma forca de magnitude
100 tonf, aplicada em ambos os extremos do cabo. Mais que isso, mostra também os
parametros utilizados para o calculo automatico das perdas de protensdo. Os dois
primeiros parametros sado os de atrito, seguidos do recuo na ancoragem. Os préximos
dizem respeito a perda por encurtamento eldstico do concreto e as trés perdas
progressivas. Para tanto, foi adotada uma perda por encurtamento elastico de 3% e
perdas progressivas em 20%. Essas porcentagens sdo em relacdo a tensdo no cabo

no ato da protenséo, ou seja, 0s 0,87f,,, utilizados para calcular a area inicial.

Ao realizar a simulacdo para este carregamento especifico, o programa
retorna as forcas e momentos para cada secao discretizada na viga. Para este
trabalho, serdo apenas utilizados o momento que flexiona a viga na direcao vertical

(M,,) e a for¢a normal no cabo (P). Os demais valores tendem a zero.

Esses esforgos sao referenciados no tempo infinito (t,,, horizonte de 30 anos).
Para saber os esforcos no momento em que a obra é acabada (t,), basta zerar as

perdas progressivas.
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Independentemente do tipo de protensdo adotada, a formulagdo para
determinar os estados limites de servico sdo semelhantes. Logo, modelando este
cabo inicial, basta inserir um fator “k” nos elementos que dependem da forca de

protensédo para refinar o modelo mais tarde.

M M. M, N, k-M, k-N
g q e e p D

+ + +t + <o
Wi/S Wi/s Wi/s A Wi/s A Olimite

Em que:
M, € o momento fletor na secdo de interesse, provocado pela agdo das cargas

permanentes;

W;,s € 0 modulo de resisténcia, superior ou inferior, da se¢éo de interesse;

M, € o momento fletor na secéo de interesse, provocado pela acdo das cargas

acidentais;
M, é o momento fletor na se¢éo de interesse, provocado pela protenséo dos estais;
N, é a forca normal no tabuleiro devido a protenséo dos estais;

M, € o momento fletor na secédo de interesse, provocado pela protensao da longarina;
N, € aforca de protensao introduzida no cabo;
A é a area da secdo transversal de interesse;

k € o multiplicador do efeito da protensao das longarinas.

12.2. Tipo de protenséao

Como foi comentado no item “6.3.1 — Introdugao” (ver Tabela 7), existem trés
tipos de protenséo (parcial, limitada e completa), e para a escolha de qual tipo utilizar,
€ preciso verificar a classe de agressividade ambiental relacionada ao local em que a
estrutura sera locada (Tabela 8). Apesar de a obra se situar em ambiente urbano
(Classe Il de agressividade, segundo a tabela), foi adotada a Classe Il como base
para escolher o tipo de protensdo utilizado, assumindo grande probabilidade de
deterioracdo da estrutura. Assim, de acordo com a Tabela 7, a obra poderia ser feita
com protensdo limitada (por meio de protensdo com aderéncia posterior, ou pos-
tracao) ou protensdo completa (por meio de protensdo com aderéncia inicial, ou pré-
tracao).
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Uma vez que a protensao com aderéncia inicial tem custo bem mais elevado
gue a protensdo com aderéncia posterior, foi escolhida a segunda. Assim, o tipo de
protensdo escolhido foi a protensédo limitada. Ela apresenta duas exigéncias com
relacdo a fissuracao: a primeira € o Estado Limite de Servigo de Formacao de Fissuras
(ELS-F) para carregamentos na combinagéo frequente (¥, = 0,5); e a segunda € o
Estado Limite de Servico de Descompressdo (ELS-D) para carregamentos em

combinacdo quase permanente (¥, = 0,3), sendo ¥ o coeficiente que multiplica os

carregamentos acidentais.
A primeira exigéncia é expressa pela formula:

Mg+‘i’ My + M +Ne+k'MP+k'Np<
Wi TWys Wiy A Wy 1 = fetweing

J& a segunda exigéncia se traduz na expressao:

M M M N, k-M k-N
L py Ly Py _Poy
Wi/s Wi/s Wi/s A Wi/s A

Em que:

a é o fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tragéo na flexdo com a
resisténcia a tracdo direta. Vale 1,2 para sec¢des T ou duplo T; e 1,5 para secbes

retangulares.

fetk,ing € @ resisténcia caracteristica inferior de tragéo do concreto, e vale 0,21(f.)?/3,

em MPa.

E importante ressaltar que ambas as verificagdes s&o feitas para esforgos

atuantes no tempo infinito, ou seja, apds a ocorréncia as perdas progressivas.

A Tabela 33 mostra os valores dos esforcos para cada secéo discretizada da

longarina:
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10
14
18
20
30
32
42

48
52
56
58
88
90
92
94
96
98
100
102
103
104
105
106
107
108
109
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Coordx
0,2
0,7
1,2
1,7
2,2
2,7
3,2
3,7
4,2
4,6
5,0
5,5
5,9
6,3
6,7
7,0
7,2
7,6
8,0
8,4
8,9
9,4
9,8

10,3
10,8
11,2
11,7
12,0

Tabela 33:
Tonf.m
Mg
9,2
52,6
95,3
137,0
177,7
217,1
255,4
292,6
3287
362,9
385,6
407,5
4286
4483
468,2
486,9
472,8
493,9
517,6
539,6
556,0
571,5
586,1
599,5
611,9
623,1
633,4
642,8

Esforgos para verificacdo de ELS na protenséo

Tonf.m
Me
-1,7
4,7
2,4
-0,4
-4,0
-8,3

-13,4
-19,2
-25,7
-33,6
-47,1
-61,0
-75,4
-90,3
-105,7
-121,3
-198,1
-185,6
-171,9
-159,9
-154,9
-150,8
-147,6
-145,6
-144,6
-144,7
-145,8
-147,5

Tonf.m
Mg, max
46,4
57,2
72,0
90,0
112,8
137,5
163,0
189,1
215,3
240,7
254,6
269,0
284,0
299,3
315,0
330,9
336,8
349,5
364,4
377,9
384,1
390,9
398,0
405,6
413,5
421,7
430,4
439,2

Tonf.m
Mg, min
-41,2
-33,4
-31,0
-34,1
-40,5
-48,1
-56,4
-65,1
-74,1
-83,2
-91,0
-98,8
-106,6
-114,5
-122,3
-130,1
-143,7
-145,9
-148,5
-151,1
-154,1
-157,0
-160,0
-162,9
-165,9
-168,8
-171,7
-174,6

Tonf.m
Mpeoeo
-0,2
-4,5
-8,6
-12,2
-15,5
-18,4
-20,9
-23,0
-24,7
-26,0
-26,8
-27,4
-27,6
-27,5
-27,1
-26,5
-25,9
-25,4
-24,8
-24,2
-23,6
-23,0
-22,4
-21,8
-21,1
-20,5
-19,9
-19,3

Tonf
Pestais
-1,9
-2,4
-2,9
-3,5
-4,1
-4,8
-5,5
-6,3
-7,1
-9,6
-10,5
-11,6
-12,9
-14,3
-16,6
-20,9
75,8
73,0
71,1
66,8
65,4
64,0
62,6
61,3
60,0
58,7
57,0
54,4

Tonf

53,2
52,3
51,6
50,9
50,2
49,6
49,0
48,4
48,0
46,9
46,5
46,2
46,0
45,7
45,5
45,3
44,6
44,5
44,5
44,1
44,2
44,3
44,4
44,5
44,6
44,7
44,9
45,2
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N6
108
109
110
111
112
113
114
115
116
117
118
119
120
121
122
123
124
125
126
165
166
167
168
173
175
177
179
182
183
184
185
186
187
188
189
190
191
192
193
194
195
196
197
198
199
200
201
202
203
204
205
206
207
208
209
210
211
212
213
214
215

Coordx
11,7
12,0
12,2
12,6
13,0
13,3
13,7
14,1
14,5
14,9
15,2
15,6
16,0
16,4
16,8
17,0
17,3
17,7
18,1
18,5
19,0
19,4
19,8
20,2
20,7
21,1
21,5
21,9
22,1
22,3
22,8
23,2
23,6
24,1
24,6
25,0
25,5
26,0
26,4
26,8
27,1
27,4
27,8
28,2
28,5
28,9
29,3
29,7
30,1
30,4
30,8
31,2
31,6
31,9
32,1
32,5
32,9
33,3
33,7
34,2
34,6

Tonf.m
Mg
633,4
642,8
624,5
638,3
645,5
652,0
658,0
663,3
667,9
671,9
675,3
678,1
679,3
674,3
668,5
637,7
638,2
642,4
645,8
648,2
649,9
650,8
649,5
641,8
633,3
624,1
614,1
603,2
567,5
567,8
568,8
569,0
566,9
557,2
546,6
535,0
522,3
508,5
493,7
477,9
435,6
435,7
433,8
426,4
418,5
409,9
400,7
390,9
380,4
369,2
357,6
344,2
322,9
301,0
265,2
260,3
252,5
243,9
234,4
2241
213,1

Tonf.m

-145,8
-147,5
-196,2
-179,9
-170,8
-162,1
-154,0
-146,6
-139,7
-133,5
-127,9
-122,9
-119,3
-121,9
-125,2
-172,9
-169,9
-154,8
-140,6
-127,4
-114,9
-103,2
93,7
-90,6
-88,3
-86,8
-86,1
-86,1
-123,2
-117,2
-101,8
-87,1
-74,6
-68,3
62,9
-58,6
-55,3
-53,1
-51,9
-51,7
-88,0
-81,3
-64,8
-57,4
-50,5
-44,3
-38,6
-33,7
-29,3
-25,6
22,4
-20,8
-25,5
-30,8
-64,1
-56,8
-46,3
-36,7
-28,0
-20,0
-12,5

Tonf.m
Mg, max
430,4
439,2
438,2
4448
444,7
445,0
446,0
447,4
449,2
451,6
4544
457,7
459,6
454,6
449,9
440,7
440,0
439,2
438,8
438,9
439,6
441,0
440,3
432,7
425,4
418,7
412,5
406,8
394,3
394,1
394,0
394,5
393,0
383,4
374,3
365,7
357,5
349,8
342,7
336,2
320,1
321,1
319,4
311,7
304,5
297,8
291,7
286,1
281,1
276,8
273,3
268,5
256,3
244,9
231,3
2281
224,1
220,8
218,2
216,4
2154

Tonf.m
Mg, min
-171,7
-174,6
-181,4
-181,2
-181,1
-181,0
-180,9
-180,8
-180,7
-180,7
-180,6
-180,5
-180,4
-180,3
-180,2
-184,3
-183,9
-181,9
-179,9
-178,0
-176,0
-174,0
-172,0
-170,1
-168,1
-166,1
-164,2
-162,2
-163,0
-161,9
-159,0
-156,1
-153,1
-149,9
-146,7
-143,5
-140,3
-137,1
-133,9
-130,7
-129,0
-127,8
-124,3
-121,6
-118,8
-116,0
-113,2
-110,4
-107,8
-105,2
-102,7
-100,3
-98,1
-96,1
-95,9
-94,9
-93,4
-92,2
-91,1
-90,2
-89,5

Tonf.m
Mpee
-19,9
-19,3
-18,8
-18,4
-18,1
-17,7
-17,3
-16,8
-16,3
-15,8
-15,2
-14,7
-14,2
-13,6
-13,0
-12,0
-11,9
-11,6
-11,3
-10,9
-10,6
-10,3
-10,0

-9,6
-9,3
-9,0
-8,6
-8,3
-7,5
-7,5
-7,4
-7,4
-7,4
-7,3
-7,2
7,2
71
-7,1
-7,0
-7,0
-6,3
-6,4
-6,7
-6,9
7,2
-7,4
7,7
-7,9
-8,2
-8,4
-8,6
-8,9
-9,2
-9,4
-8,9
-9,3
-9,9
-10,5
-11,1
-11,6
-11,8

Tonf
Pestais
57,0
54,4
103,1
98,9
97,9
97,0
96,1
95,3
94,5
93,8
93,1
92,5
90,3
89,5
88,3
119,5
117,9
116,8
116,0
115,3
114,7
114,2
112,8
112,3
111,9
111,4
110,9
110,3
123,8
123,1
122,6
122,2
121,2
120,9
120,5
120,2
119,9
119,6
119,3
119,0
127,0
126,6
125,9
125,6
125,4
125,2
125,0
124,9
124,8
124,7
124,6
124,1
123,9
123,5
129,7
129,4
129,2
129,0
128,9
128,8
128,7

Tonf
Poo

44,9
45,2
44,4
44,4
44,6
44,7
44,7
44,7
44,6
44,5
44,4
44,3
44,3
44,2
44,1
43,0
43,0
43,0
42,9
42,9
42,8
42,8
42,8
42,7
42,7
42,6
42,6
42,6
41,5
41,5
41,5
41,5
41,5
41,5
41,4
41,4
41,3
41,3
41,3
41,3
40,1
40,2
40,3
40,2
40,2
40,2
40,1
40,1
40,1
40,1
40,1
40,2
40,1
40,1
39,0
39,1
39,1
39,0
39,0
38,9
38,8
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N6
215
216
217
218
219
220
221
222
223
224
225
226
227
228
229
230
231
232
233
234
235
236
237
238
239
240
241
242
243
244
245
246
247
248
249
250
251
252
253
254
255
256
257
258
259
260
261
262
263
264
265
266
267
268
269
270
271
272
273
274

169

Coordx
34,6
35,0
35,4
35,9
36,3
36,7
37,0
37,2
37,5
38,0
38,4
38,8
39,3
39,8
40,2
40,7
41,2
41,6
41,9
42,2
42,6
43,0
43,4
43,7
44,1
44,5
44,9
45,3
45,6
46,0
46,4
46,8
47,0
47,3
47,7
48,1
48,5
48,9
49,4
49,8
50,2
50,7
51,2
51,6
52,1
52,6
53,1
53,5
54,0
54,5
54,9
55,4
55,9
56,4
56,8
57,3
57,8
58,2
58,7
59,1

Tonf.m
Mg
2131
199,8
180,1
159,7
138,5
116,5
93,8
63,3
57,6
49,9
41,5
30,7
11,5
-8,7
-29,9
52,2
-75,5
-99,9
-125,2
-150,4
-158,0
-170,8
-186,9
-203,6
-220,9
-238,9
-257,5
-276,7
-296,6
-317,0
-339,4
-370,4
-404,8
-410,2
-431,6
-453,9
-477,0
-501,1
-525,9
-551,5
-580,0
-618,2
-657,2
-697,3
-738,5
-780,8
-824,1
-868,3
-913,3
-956,1
-909,9
-864,4
-819,9
-776,4
-734,0
-692,7
-652,4
-613,1
-575,8
-549,3

Tonf.m

-12,5
-7,0
7,7
-8,9
-10,7
131
-16,0
-43,6
-32,5
-19,5
9,4
-5,5
-8,3
-12,3
-19,0
-26,7
-35,5
-45,3
-56,0
-81,7
-75,7
-70,4
-71,8
73,8
-76,4
-79,6
-83,5
-88,0
-93,2
-98,8
-106,3
-120,9
-151,2
-151,4
-146,2
-141,8
-138,4
-135,8
-134,1
-133,1
-135,0
-143,4
-152,7
-163,1
-174,6
-187,1
-200,7
-216,1
-232,8
212,7
-196,2
-180,5
-165,7
-153,1
-141,7
-131,5
-122,2
-113,9
-107,6
-108,8

Tonf.m
Mg, max
215,4
212,8
203,3
194,4
186,4
179,2
173,0
163,6
163,8
164,5
166,6
168,5
162,3
156,7
152,0
147,9
144,6
142,1
140,5
134,5
138,0
140,3
135,8
131,7
128,3
125,5
123,4
121,9
121,2
121,1
119,9
111,5
103,3
101,6
98,0
94,9
92,3
90,4
89,2
88,8
86,3
76,3
67,1
59,3
52,6
47,6
45,1
44,1
44,5
82,9
80,8
79,3
79,2
80,9
85,1
90,8
98,0
106,5
113,5
112,7

Tonf.m
Mg, min
-89,5
-90,0
-91,1
-92,6
-94.4
-96,6
-99,1
-102,5
-103,6
-105,0
-107,3
-110,8
-115,1
-119,8
-124,7
-130,0
-135,6
-141,6
-148,1
-152,4
-156,0
-160,7
-164,9
-169,3
-173,9
-178,6
-183,6
-188,8
-194,2
-199,9
-205,8
-213,0
-220,9
22222
-228,4
-234,9
-241,7
-248,7
-256,2
-264,1
-272,5
-282,8
-293,9
-306,0
-319,2
-333,8
-349,8
-366,9
-384,9
-364,2
-346,5
-329,7
-313,9
-299,4
-286,3
-274,5
-263,8
-254,1
-245,4
-238,2

Tonf.m
Mpee
-11,8
-11,9
-11,7
-11,3
-10,7

-9,9
-8,9
-8,2
-7,4
-6,3
-5,0
-3,5
-1,6
0,5
2,8
5,3
8,0
10,4
12,6
13,4
14,6
16,0
17,0
17,8
18,4
18,9
19,2
19,3
19,3
19,0
18,6
18,0
17,4
17,2
16,2
14,9
13,7
12,5
11,2
10,0
8,8
7,4
6,0
4,7
3,3
1,9
0,6
-0,8
2,2
-4,2
-2,9
-1,5
-0,2
1,1
2,4
3,7
51
6,4
7,7
8,9

Tonf
Pestais
128,7
128,4
128,2
128,0
127,9
127,7
127,5
130,4
130,2
130,2
130,1
129,7
129,5
129,3
129,1
128,9
128,7
128,5
128,1
136,6
136,3
135,7
135,5
135,3
135,1
135,0
134,8
134,7
134,6
134,5
133,7
133,3
149,3
148,5
148,1
147,8
147,5
147,3
147,2
147,1
146,7
146,6
146,5
146,4
146,4
146,4
146,5
146,6
146,7
146,8
146,7
146,5
146,5
146,4
146,5
146,5
146,7
146,8
147,1
147,2

Tonf
Poo

38,8
38,8
38,6
38,4
38,3
38,1
38,0
37,1
37,0
36,8
36,7
36,6
36,4
36,1
36,0
35,8
35,7
35,7
35,7
35,2
35,1
35,1
35,0
34,9
34,8
34,7
34,6
34,5
34,4
34,2
34,2
34,0
33,8
33,8
33,6
33,5
33,5
33,4
33,4
33,4
33,4
33,3
33,2
33,2
33,1
33,0
33,0
33,0
32,9
33,7
33,7
33,7
33,7
33,8
33,8
33,9
33,9
34,0
34,0
34,0
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N6
275
282
283
284
285
298
299
300
301
302
303
304
305
306
307
308
345
346
347
517
535
562
563
564
565
566
567
568
569
570
571
572
573
574
575
576
577
578
579
580
581
582
583
584
585
586
587
588
589
590
591
592
593
594
595
596
597
598
599
600

Coordx
59,5
60,0
60,4
60,8
61,2
61,5
61,7
62,1
62,5
62,8
63,2
63,6
64,0
64,4
64,7
65,1
65,5
65,9
66,3
66,5
66,8
67,3
67,8
68,2
68,7
69,2
69,6
70,1
70,5
70,9
71,3
71,5
71,8
72,2
72,6
73,0
73,5
73,9
74,3
74,7
75,2
75,6
76,0
76,3
76,6
76,8
77,3
77,7
78,0
78,4
78,8
79,2
79,6
79,9
80,3
80,7
81,1
81,4
81,6
82,0

Tonf.m
Mg
-523,4
-498,4
-474,2
-450,9
-428,4
-406,6
-395,5
-366,4
-336,3
-315,0
-294,3
-274,3
-254,8
-236,1
-217,9
-200,4
-183,4
-167,8
-156,2
-131,5
-122,7
-96,9
72,2
48,6
-26,0
-4,5
16,1
33,9
43,3
52,0
60,0
90,2
96,6
119,7
141,9
163,3
184,0
202,5
214,5
225,7
236,2
245,8
254.6
262,6
294,0
303,8
326,2
346,3
358,8
370,6
381,9
392,5
402,5
411,8
420,5
428,7
435,4
436,2
466,6
479,0

Tonf.m

-110,7
-113,4
-116,9
-121,4
-126,6
-132,5
-115,2
-101,4
-88,0
-82,0
-76,6
-71,8
-67,6
-64,1
-61,2
-59,0
-57,2
-56,8
-64,1
-47,0
-43,7
-32,6
-22,6
-13,8
-6,0
0,1
3,7
5,0
-0,4
-11,1
-24,0
-6,8
-6,4
-2,9
0,0
2,2
4,0
3,7
-2,8
-9,8
-17,4
-25,7
-34,9
-44,9
-20,5
-17,8
-11,7
-7,7
-9,7
-12,3
-15,6
-19,4
-23,9
-29,1
-34,9
-41,2
-49,1
-66,2
-36,2
-35,3

Tonf.m
Mg, max
112,5
113,0
114,1
115,8
118,1
121,1
124,4
131,5
137,4
136,9
136,9
137,6
139,0
141,0
143,6
147,0
151,1
153,6
148,8
152,3
152,0
154,1
156,8
160,3
164,6
169,8
175,8
179,6
176,1
174,5
174,2
182,7
184,2
191,0
198,7
207,3
216,9
224,7
225,7
227,3
229,7
232,8
236,5
241,0
253,4
258,8
271,0
281,7
285,3
289,4
294,3
299,9
305,9
312,6
319,9
327,8
334,5
334,4
345,6
350,5

Tonf.m
Mg, min
-231,5
-225,3
-219,4
-213,9
-208,6
-203,6
-200,9
-194,4
-187,9
-182,4
-177,2
-172,3
-167,6
-163,2
-159,0
-154,9
-151,0
-147,4
-143,1
-137,5
-135,2
-128,9
-123,1
-117,7
-112,6
-107,8
-103,4
-99,4
-95,9
-94,0
-92,8
-88,8
-88,1
-85,4
-83,2
-81,3
-79,8
-78,8
-78,1
-78,8
-79,6
-80,6
-81,8
-83,2
-83,5
-84,1
-85,9
-88,1
-90,2
-92,5
-94,9
-97,5
-100,1
-102,7
-105,3
-107,9
-110,6
-113,8
-114,2
-116,4

Tonf.m
Mpee
10,1
11,3
12,4
13,6
14,8
15,8
15,9
16,6
17,2
17,6
17,8
17,8
17,7
17,4
16,9
16,2
15,4
14,4
12,9
11,7
11,0
8,8
6,4
3,8
1,3
-0,9
-2,9
-4,7
-6,1
-7,4
-8,4
9,4
9,7
-10,6
-11,3
-11,8
-12,1
-12,1
-11,9
-11,6
-10,9
-10,3
9,6
-8,9
-9,0
-8,8
-8,3
-7,9
-7,5
7,1
-6,8
-6,4
-6,0
-5,6
-5,2
-4,8
-4,5
-4,0
-4,4
-4,2

Tonf
Pestais
147,4
147,6
147,8
148,2
148,6
149,4
133,5
133,9
134,6
134,7
134,8
135,0
135,1
135,3
135,5
135,7
135,9
136,5
136,8
128,3
128,6
128,9
129,0
129,2
129,4
129,6
129,8
130,2
130,3
130,4
130,6
127,4
127,6
127,8
127,9
128,1
128,3
128,7
128,7
128,8
129,0
129,1
129,3
129,7
123,5
123,8
124,1
124,6
124,7
124,8
124,9
125,0
125,2
125,4
125,6
125,8
126,6
127,0
119,0
119,3

Tonf
Poo

34,0
34,1
34,1
34,2
34,3
34,4
34,5
34,6
34,7
34,8
34,9
35,0
35,1
35,2
35,3
35,5
35,6
35,6
35,7
36,1
36,1
36,1
36,1
36,2
36,4
36,6
36,8
36,9
37,1
37,2
37,4
38,3
38,2
38,4
38,6
38,8
38,9
39,0
39,1
39,2
39,3
39,4
39,4
39,4
40,3
40,3
40,3
40,3
40,3
40,3
40,3
40,3
40,4
40,4
40,5
40,5
40,4
40,4
41,3
41,3

170



AR R . B B B B . B B B . B B . B B B L . . . B B B B . . BN B BN BN BN BN BN BN B . BN B . . . . B B BN BN BN BN BN |

N6
601
602
603
604
605
606
607
608
609
610
611
612
613
614
615
616
617
618
619
620
621
622
623
624
625
626
627
628
629
630
631
632
633
634
635
636
637
638
639
640
641
642
643

645
646
647
648
649
650
651
652
653
654
655
656
657
658
659
660
661
662
663
664

171

Coordx
82,5
83,0
83,4
83,9
84,4
84,8
85,3
85,7
86,1
86,4
86,6
87,0
87,4
87,8
88,2
88,7
89,1
89,5
89,9
90,4
90,8
91,2
91,4
91,7
92,0
92,5
92,9
93,2
93,6
94,0
94,4
94,8
95,1
95,5
95,9
96,3
96,5
96,8
97,2
97,7
98,2
98,6
99,1
99,6
100,0
100,5
100,9
101,3
101,5
101,8
102,2
102,6
103,0
103,4
103,9
104,3
104,8
105,3
105,8
106,3
106,8
107,3
107,7
108,2

Tonf.m
Mg
495,1
510,1
524,0
536,9
548,7
559,7
567,9
568,8
568,9
568,3
595,8
604,2
615,3
625,5
635,0
643,7
650,2
650,2
649,6
648,1
645,8
642,7
638,7
663,6
669,5
675,6
679,3
677,3
674,7
671,4
667,5
663,0
657,8
652,0
645,7
637,5
643,9
640,8
631,8
621,7
610,6
598,3
585,0
570,7
555,5
537,1
514,4
490,9
489,4
484,2
465,8
446,5
426,4
405,4
383,8
358,7
323,8
287,9
250,9
212,6
173,2
132,6
91,1
48,7

Tonf.m
Me
-34,7
-35,1
-36,6
-39,3
-42,9
-47,4
-54,6
-67,8
-81,6
-96,2
-65,0
-64,2
-63,3
-63,4
-64,3
-65,8
-69,6
-79,9
-90,9
-102,7
-115,3
-128,8
-143,0
-101,7
-97,7
-93,7
-92,0
-96,0
-100,5
-105,6
-111,5
-117,9
-124,9
-132,6
-140,7
-150,4
-118,1
-119,0
-116,5
-115,1
-114,7
-115,5
-117,3
-120,1
-123,8
-130,3
-142,8
-156,0
-94,7
-92,3
-76,8
-62,5
-49,5
-37,5
-26,6
-18,9
-16,8
-15,3
-9,9
-53
-1,5
1,5
3,9
5,8

Tonf.m
Mg, max
357,8
365,6
373,8
382,6
392,0
402,1
409,9
409,8
410,1
411,1
420,1
4242
430,4
437,2
444,6
452,5
458,7
457,6
457,0
456,9
457,3
458,1
459,5
465,4
469,6
474,7
477,9
474,7
471,7
469,2
467,3
465,7
464,6
464,1
464,3
462,9
457,9
454,5
445,8
437,4
429,2
21,2
413,6
406,6
400,2
391,0
376,0
361,4
346,2
341,5
325,0
308,8
293,0
277,7
262,9
245,0
218,1
191,4
165,0
138,8
113,3
90,1
72,0
56,8

Tonf.m
Mg, min
-119,4
-122,4
-125,3
-128,3
-131,3
-134,3
-137,2
-139,9
-142,6
-145,3
-144,3
-145,6
-147,4
-149,3
-151,1
-152,9
-154,7
-156,6
-158,4
-160,2
-162,1
-163,9
-165,7
-162,3
-162,4
-162,5
-162,6
-162,7
-162,9
-163,0
-163,1
-163,3
-163,4
-163,5
-163,6
-163,7
-158,3
-157,7
-155,1
-152,5
-150,0
-147,4
-144,8
-142,2
-139,6
-136,9
-134,6
-132,2
-119,6
-118,0
-110,9
-103,9
-96,9
-89,9
-82,9
-75,8
-68,4
-61,7
-55,3
49,4
-44,2
-40,1
-37,8
-38,0

Tonf.m
Mpee
-4,0
-3,9
-3,7
-3,5
-3,3
-3,1
-2,9
-2,8
-2,6
-2,4
-2,9
-2,9
-3,0
-3,0
-3,1
-3,2
-3,2
-3,3
-3,3
-3,4
-3,5
-3,5
-3,6
-4,1
-4,3
-4,6
-4,9
-5,1
-5,4
-5,6
-5,9
-6,1
-6,3
-6,5
-6,6
-6,6
-7,1
-7,1
-7,4
-7,7
-7,9
-8,2
-8,5
-8,7
-9,0
-9,3
-9,5
-9,8
-10,5
-10,6
-11,4
-12,4
-13,8
-15,5
-17,4
-19,6
-22,6
-25,2
-22,7
-19,8
-16,5
-12,9
-8,9
-4,5

Tonf
Pestais
119,6
119,9
120,2
120,5
120,9
121,2
122,2
122,6
123,1
123,8
110,3
110,9
111,4
111,9
112,4
112,8
114,2
114,8
115,3
116,0
116,9
117,9
119,6
88,3
89,5
90,3
92,5
93,1
93,8
94,5
95,3
96,1
97,0
98,0
98,9
103,1
54,4
57,0
58,7
60,0
61,3
62,7
64,0
65,4
66,8
71,1
73,0
75,8
-20,9
-16,6
-14,3
-12,9
-11,6
-10,5
-9,6
-7,1
-6,3
-5,5
-4,8
-4,1
-3,5
-2,9
-2,4
-1,9

Tonf
Poo

41,3
41,4
41,4
41,5
41,5
41,6
41,6
41,6
41,6
41,6
42,5
42,5
42,5
42,6
42,7
42,7
42,8
42,8
42,8
42,9
42,9
43,0
43,1
43,9
44,0
44,1
44,2
44,3
44,3
44,4
44,5
44,6
44,6
44,7
44,6
44,6
45,1
45,1
44,9
44,8
44,7
44,5
44,5
44,4
44,3
44,6
44,6
44,6
45,4
45,6
45,8
46,1
46,4
46,7
47,0
48,1
48,6
49,1
49,7
50,4
51,1
51,8
52,6
53,6



Ao montar as combina¢des como descritas acima, obtiveram-se 0s seguintes

resultados para as tensdes nas faces superior e inferior da viga:

omax - Combinag¢do Frequente

350,0
300,0
250,0
200,0
150,0
100,0
50,0
0,0

0,0 20,0 - r 0 100,0 120,0
-50,0

inferior limite

—— superior

Figura 92: Verificagdo do ELS na combinacao frequente (o em ton/m?)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

omax - Combinagdo Quase Permanente
60,0

50,0

40,0

“ %mm mr\ﬂg

0,0 , SOJ‘J V 1 120,0

-10,0

20,0

Inferior Limite

— Superior

Figura 93: Verificagéo do ELS na combinag¢do quase permanente (o em ton/m?)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Nas figuras Figura 92 e Figura 93, nota-se que na combinacdo quase
permanente a protensédo ultrapassa o limite exigido por norma. Para atender a este
critério, variou-se o valor de “k” até que a estrutura passasse. O valor para o qual isso

ocorreu foi k = 11.

Alterando-se o valor de “k”, altera-se o valor de A,. Este valor chegou mais
proximo de 51 cordoalhas, com area nominal de 140 mm? (segundo catalogo da
Protende). No final, os cabos e as forcas foram atualizados (4p = 0,00714m* e P =

1100 tonf), e geraram 0s seguintes resultados:

omax - Combinagdo Frequente

400,0

300,0

200,0

100,0

0,0

120,0

-100,0

-200,0

-300,0

inferior limite

——— superior

Figura 94: Verificagdo final do ELS na combinacgéo frequente (o em ton/m?)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

omax - Combinacdo Quase Permanente

0,0
120,0

-50,0
-100,0

-150,0

-200,0

-250,0

Inferior Limite

———Superior

Figura 95: Verificagéo final do ELS na combinacéo quase permanente (o em ton/m?)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Na Figura 94 e na Figura 95 é possivel observar que o lado direito possui
tensdes um pouco maiores que o lado esquerdo. Isso acontece porque, como a ponte
€ simétrica e reta, foram modelados carregamentos horizontais apenas em uma

direcéo.

Outro ponto importante de se notar € que estes cabos estdo mal aproveitados.
Num projeto real, esta protenséo poderia ter passado por otimiza¢des, colocando mais
ou menos cabos ao longo da longarina, conforme a necessidade, e essas figuras

teriam a maioria dos pontos préximos aos limites.

Além disso, pode-se observar na Tabela 37.

Tabela 37 que a forca inicial € de 53 tonf. Como a forca aplicada foi de
100 tonf, tem-se ai uma perda de 47%. Como 20% dessas perdas sdo progressivas,
sobra um total de 27% de perdas imediatas no cabo, um valor demasiadamente
elevado. Ele ocorre pela perda de atrito, dado que o cabo € muito longo e possui
muitas curvas. Num projeto real, também o tracado poderia ser otimizado, alocando

cabos em trechos menores para reduzir as perdas.

Essas otimizagbes nao foram feitas durante este trabalho, devido a limitagbes
de tempo; bem como a existéncia de outros aspectos ainda a serem abordados, mas

cabe frisar a ciéncia de que o projeto poderia ser mais econémico.

12.3. Verificacéo das perdas na protensao

12.3.1. Perdas por encurtamento imediato do concreto
Com as perdas por atrito e encunhamento € possivel calcular as perdas por
encurtamento elastico do concreto. Para isso, conforme o item “6.3.2.3 — Perda por
encurtamento elastico do concreto”, utiliza-se a férmula:

de (Ucp + ch)(n -1
Aoy, = o

Em que:
g, € a tensdo no aco de protenséo;

a, € a relacdo entre os médulos de elasticidade do aco e do concreto;
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oc.p € a tensao inicial do concreto ao nivel do baricentro da armadura de protenséo,

devida a protensdo simultdnea de n cabos, ja descontadas as perdas por atrito e

acomodacédo da ancoragem; e

oy € atensdo no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protenséo, devida

a carga permanente mobilizada pela protensdo ou simultaneamente aplicada com a

protensao.

“* ”

Como se trata de um cabo equivalente, sera adotado como “n” (numero de
cabos por longarina) o mesmo valor utilizado no projeto original. Sendo assim, adota-

se uma acomodacao de 7 cabos na sec¢éo transversal

As caracteristicas de secdo transversal e materiais foram mostradas na

Tabela 32, de onde podem ser retirados os valores:
A= 2,497 m?
I = 0,406 m4
12.3.1.1. Na se¢do com maior M, positivo
Os valores das tensoes foram verificados para a se¢do com maior M, positivo,

e da tensdo o, foram descontadas as perdas de atrito e encunhamento calculadas

pelo software.
Yem = Yinf = 0,828 m
e = Ym-02 =0,628m

M A 6 3

gmax 79, 2
- _gmax L, _ 7", —

o ] e ) 0,628 = 1052,10 tonf /m

1 e? 1 0,6282 2
Ocp = Plat+encun) 1 + T)7 487 - 5497 + 0406 |~ 668,70 tonf /m

Ao, = 6,09 - [1052,10 + 668,70] - (T) = 4494,1 tonf /m?

No final do processo, as perdas foram inferiores e da mesma ordem de
grandeza em relacdo a utilizada no modelo (4617 tonf/m?), o que valida o valor

utilizado nos calculos da protenséo.
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12.3.1.2. Na se¢ao com maior M, negativo
O mesmo calculo feito anteriormente € efetuado para a se¢do de maior M,

negativo (Mg min)-
Yem = Ysup = 0,472 m

e = VYem- 02 =0272m

M ‘ _956p1
g, = —2min . o +0,272 = —641,35 tonf /m?

I 0,406

1 g2 1 0,2722 2
Ocp = Pat+encun) 2t 7= 623,8 - 2497 + 0406 ) = 216,18 tonf /m

Ao, = 6,09 - |—641,35 + 216,18] - (T) — 1110,4 tonf /m?

Novamente, como as perdas foram inferiores as utilizada no modelo

(4617 tonf /m?), o valor utilizado nos célculos da protensdo pode ser validado.

12.3.1.3. Na segao com maior M, positivo

Por fim, o célculo é feito para a se¢cdo com o maior valor de momento fletor

devido & protensé&o das longarinas (Mg msx = 276,2 tonf /m?).
Yem = Yinf = 0,828 m

e = Ym- 02 = 0628m

_ Mg 787 28— _42856¢ 2
%= 7T 0406 O°T /56 tonf /m
1 e? 1 0,628% tonf
Ocp = P (at+encum) A + T =379,2- 2.497 + 0,406 = 520;7?

tonf
Ao, = 6,09 - [-428,26 + 520,7| - (T) = 240,6

m2

Novamente, como as perdas foram inferiores as utilizada no modelo

(4617 tonf /m?), o valor utilizado nos célculos da protenséo pode ser validado.

12.3.1.4. Na segcao com maior M, negativo
Por fim, é verificada a se¢do com maior M, negativo (Mygmpm =

395,8 tonf /m?):
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Yem = Ysup = 0,472 m

e =VYm-02 =0272m

- 0,272 = 287,47 tonf /m?

M, 4286
O'g = T

"¢ = 0406

1 €2 1 0,2722 5
Ocp = Plat+encun) Z+ 7= 505,7 - 2497 + 0,406 = 294,84 tonf /m

Ao, = 6,09 - |—428,26 + 520,7| - (T) = 1520,8 tonf /m*

Mais uma vez, como as perdas foram inferiores as utilizada no modelo

(4617 tonf /m?), o valor utilizado nos célculos da protenséo pode ser validado.

12.3.2. Perdas progressivas
Conforme o item “6.3.2.4 — Perdas progressivas”, as perdas progressivas de

protensdo podem ser calculadas através da férmula:

es(t, to)Ep — @ty - Ocpog * @ (8, tg) — 0po - X(t, to)

Ao, (t, t,) =
P 0 Xp+Xc'ap'n'pp

Nesta expressao, a primeira componente representa a retracdo do concreto;
a segunda representa a fluéncia do concreto; e a terceira representa a relaxacéo na

armadura.

Os valores finais das perdas progressivas estdo mostrados abaixo, seguidos

das respectivas memarias de célculo.
x(t, ty) = 2,0%

g5t ty) = 3,84-107%

)

2,497
=1 282. =134
n + 0,628 0,406 3,43m
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_0,00714

pp = W = 0,00286
_ 195000 _
“ = 32000
_ o L orimp
%0 = 0,00714 1000 @
_ My Po 25793 0,628 7644 343 = 7,23 MP
Tepog = ¢ T T 0406 2,497 T 0 @

gcs(t' tO)Ep — Ay " Ocpog * (p(t' tO) — Opo* X(t' tO)
Xp +Xc'ap'77'pp

Ao, (t,ty) =

ho (e ) — 3,84-107* - 195000 + 6,1 7,23 - 2,6 + 1071 - 0,02 _ -
A0 = T 0,02) + (14 0,5-2,6) - 6,1-3,43-0,00286 a

= 18224 tonf/m?

Como as perdas possuem a mesma ordem de grandeza, e sao inferiores as
adotadas no modelo (310260 = 30780 tonf/m?), este pode ser validado para as

perdas de protensao.

12.3.2.1. Perda por relaxagéo na armadura

Como foi visto no item “6.3.2.4 — Perdas progressivas”:
¥ (tew, to) = 2,5 P1000

O valor de 0o pode ser encontrado a partir da tabela 8.4 da NBR6118/2014:

Tabela 34: Tabela 8.4 da NBR6118/2014 — Valores de w1000, em porcentagem

Tabela 8.4 — Valores de %4ggg. em porcentagem

Cordoalhas Fios
Opo Barras
BN BB RN RB
0,5 fpik 0 0 0 0 0
0,6 foik 3.5 1,3 25 1,0 1,6
0,7 foik 7.0 2,5 5,0 2,0 4.0
0,8 fpik 12,0 3,5 85 3,0 7.0
Onde
RM & a relaxacao normal;
RB & a relaxacao baixa.
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764,4
90 _ 0,00714
for 190000

= 0,56 (0p0,jadescontadas as perdas imediatas)
Por interpolacgédo, tem-se 1,90 = 0,78% €, consequentemente, P (¢, t,) = 2,5 -
0,78 = 1,95%.

x(t, ty) = —In[1— Y(t, ty)] = —In[1 —0,0195] = 0,02 = 2,0%

12.3.2.2. Perda por retragdo no concreto

Para a retra(;éo Nno concreto tem-se:
gcs(t: tO) = &csoo [ﬁs(t) - ﬁs(to)]

Ecsoo = €15 * €3¢

33 + 2hp
25 = 20,8 + 3hy

Onde:

B = 116hs;°> — 282hs;.° + 220hs, — 4,8
C = 2,5hs;.° — 8,8hsc + 40,7
D = —75hs;.° + 585hs;. > + 496hs;. — 6,8
E = —169hs;.* + 88hsi.° + 584hs;.> — 39hs, + 0,8
hsic € a espessura ficticia da sec¢éo transversal e t € a idade ficticia do concreto.

Considerando os seguintes dados:

e Umidade relativa do ar de 70%

e Abatimento entre 5cm e 9 cm
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e Perimetro da secéo transversal em contato com o ar (u,,) € 13,17 m

e Temperatura ambiente média = 20°C
e Cimento Portland CP 1

e Protensao 10 dias ap0s a concretagem

€15 pode ser determinado pela Tabela 35.

Tabela 35: Tabela A.1 da NBR6118/2014 — Valores numéricos usuais para a determinacao da
fluéncia e da retracéo

Tabela A.1 - Valores numeéricos usuais para a determinacao da fluéncia e da retracao

Fluéncia Retracao
Umidade P1c ™ 1092455
Ambiente u Abatimento de acordo com a ABNT NER NM &7 yd
% cm
0—4|5-9 (10-15| 0-4 5-0 10 -15
Ma agua - 0,6 0,8 1,0 +1,0 +1,0 +1.0 30,0
Em ambiente
muito Umido
imediatamente -y 18 1,3 16 -1.9 -25 -31 50
acima da agua
L 70 15 | 20 25 | -38 | -50 | -62 | 15
geral
Em ambients 40 W 38 | -47 | -63 | -79 | 10
SECo

e = 4,45 — 00350 para abatimento no intervalo de 5cma @ cm e U< 90 %.
b 104 gy = — 8,09 + (LF15) — (LB 2 2B4) — (LRf 133 765) + (¥ 7 608 150) para abatimentos de 5 cm
adcmed0 %< U= 00 %.
0= valores de gy & £1; para U < 30 % e abatimento entre 0 cm & 4 cm sao0 25 % menores e, para
abatimentos entre 10 cm & 15 cm, 580 25 % maiores.
4 y=1+exp(-7,8+0,1 L) para U= 90 %.
MOTA 1 Para efeito de calculo, as mesmas expressoes e os mesmos valores numéricos podem ser
empregados, no caso de tracdo.

MOTA2 Para o calkulo dos valores de fluéncia e retracao, a consisténcia do concreto &€ aguela
correspondente & obtida com o mesmo trago, sem a adigio de superplastificantes e superfluidificantes.

A espessura ficticia € dada por:

€15

hfic =

5.10"*
2 A
uar

y=1+4+exp(-78+0,1U) paraU <90 %.= 1,45. Assim:
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B = 145 2297 _ 6379
fic = % 1317 27

A idade ficticia do concreto € dada por:

T, + 10
t=« TAtef,i

Em que:

e A é o coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento, e
podem ser empregados os valores da tabela a sequir.

e T; € atemperatura media diaria do ambiente, em graus Celsius

e At.r; € 0 periodo, em dias, durante o qual a temperatura média do ambiente,

T;, pode ser admitida constante

Tabela 36: Tabela da NBR6118/2014 — Valores de apara o calculo da idade ficticia
Valores de o para o cilculo da idade ficticia. (NBR6118)

Cimento portland (CP) o
pa (CP) Fluéncia | Betracao

Cie endurecimento lento (CP NIl e CP IV, todas as classes de resisténcia) 1
De endurecimento normal (CP 1 e CP I, todas as classes de resisténcia) 2 1
De endurecimento rapido (CP V-ARI) 3

Logo, a idade ficticia do concreto para os céalculos de retracéo € igual a:

20+ 10
t0= .(—

-10=1 ]
30 ) 0 0 dias

Com isso, é possivel calcular a deformacao por retracéo do concreto:

(31%) 40 (755 ) +444 (op)

( ) +261,1 (100) +71,2

,35(10) =

= 0,0495
10

100

0,33+2-0,379
0,208 +3-0,379

€psc0 = —5,0-107%- ( ) = —4,04-107*

st ty) = —4,04-107*- (1 —0,0495) = —3,84 -10~*
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12.3.2.3. Perda por fluéncia do concreto
Para o efeito da fluéncia do concreto temos:

@ = Qg+ @rt+@q
Em que:

¢4 = 0,4 é o coeficiente de deformacéo lenta reversivel,

@, =08" [1 — ]{C((tt"))], € o coeficiente de deformacao rapida;

(0, ty) = Pf oo * [1 — ﬁf(to)], € o coeficiente de deformacao lenta irreversivel.

Proo = P1c " P2c

¢ = 2,0, segundo a Tabela 35:

0,42 + hfic
Poc = on 1
0,20 + hsic
) = t>?4+ At +B
Br(©) = t2+Ct+D

A = 42hfi63_ 350hfic2 + 588hflc + 113
B = 768hfic3 - 306Ohfw2 + 3234hflc - 23
C =- 200hs° + 13hs? + 1090hs, + 183

D = 7579hs;* - 31916hs; > + 35343h; + 1931

hsic € a espessura ficticia da secao transversal e t € a idade ficticia do concreto.

A idade ficticia do concreto para os calculos de retracao € igual a:

20+ 10
t0=2(

-10=2 [
30 ) 0 0 dias
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. s|1- 28/ >
A expressao ];fi pode ser calculada como e ( °), com s = 0,25 para
k

C

concreto de cimento CPI e CPII.

fex G =10) JaU = 10)/fck - es*<1_\/;/s> 60’25(1_\/;5)

frG =) Tl = ) / ST T goms - 066
fck
Assim, tem-se:
¢, =08-[1-0,66] =0,27
B B (0,42 + 0,379) B
Proo = P1cP2e = 2 \go0 1 0379) ~ ©
20% + A20 + B 20% +278,9 - 20 + 805
Bf(ZO) = = =0,3
2024+ C20+D 202 +587,1-20+11154,2

@r(0,20) = @fo - [1— Br(t)] = 2,76 - [1 — 0,3] = 1,93

P= Qo+ or+tos=027+193+04=2,6

12.4. Compresséo excessiva

Outra verificacdo importante a ser feita na protenséo é relativa a compressao
excessiva. Esta verificacdo garante que ndo ocorra 0 esmagamento do concreto
devido a forga de protenséo aplicada nas longarinas e ao tensionamento dos estais;
e pode ser conferida através da seguinte expressdo (NBR6118:2014 Projeto de

Estruturas de Concreto — Procedimento):
O-C’méx < 0,7 ka

Para satisfazer esta condicao, foi considerada a longarina no momento da
protensdo, ja com as forcas aplicadas pelos estais. Além disso, as perdas na

protensdo foram desconsideradas, com excec¢do da perda por atrito.

Essas caracteristicas foram aplicadas ao modelo numérico, de onde foi
possivel extrair os valores de M, (momento fletor devido ao peso proprio), M,
(momento fletor devido a protenséo), M, (momento fletor provocado pelas forcas dos

estais) e P (for¢ca normal devido a protensao).
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Como o cimbramento foi considerado ideal neste trabalho, assume-se que a
protensdo mobiliza o peso préprio da estrutura, ao provocar um deslocamento pra

cima no tabuleiro (cabo predominantemente alocado na parte inferior da viga).

Assim, tem-se:

M
9+ % > 2800 ton/m?

P M, M
=+t
A Wi/s i/s Wi/s

O¢

A Figura 96 mostra, em azul, os valores maximos encontrados de o, ao longo
da longarina. A compressao méaxima foi de |ac,méx| = —667 ton/m?, abaixo do valor

limite (em amarelo).

Compressao excessiva

» [ton/m?]

Ocon
=

olim ——osup ——ainf

Figura 96: Verificacdo da compresséo excessiva
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

12.5. Momento hiperestéatico de protensédo

Dada uma viga bi apoiada em concreto protendido, em que o tracado do cabo
de protensdo passa proximo a base dessa viga na maior parte das secbes
transversais, € intuitivo imaginar que o momento fletor gerado pela protenséo faca
com que a viga apresente uma flecha para cima no meio do véo. Esta €, inclusive,
uma das formas de se modelar uma protensdo (numa eventual impossibilidade de
utilizar um software mais refinado) chamada de “método da deformagédo imposta
correspondente”. Ele se baseia em obter os esfor¢os que levam a uma determinada
deformacgéo.
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Imaginando, agora, que seja posto um apoio fixo na se¢ao transversal do meio
do vao, o que se espera € que haja uma mudanca nos esfor¢cos neste e nos outros
apoios devido ao deslocamento que foi impedido. Este carregamento € o hiperestatico

de protenséo, e ele gera o esforco de momento hiperestéatico de protenséao.

Quando se faz a andlise estrutural de um elemento hiperestatico, é preciso
sempre se atentar a este efeito, e lancar mao de teorias que permitem estimar o efeito
do hiperestatico de protensdo. O momento fletor total devido a protensdo, nesses
casos, € a soma do momento hiperestatico de protensdo com o chamado “momento
isostatico”, que é definido pelo produto forga de protensédo pela excentricidade da

aplicacao dessa forca em relacéo ao centro de massa da secéo transversal.
Mp = Mhip + Miso

No caso deste trabalho, 0 momento gerado pelo SAP2000 é o momento total
M,. Mesmo assim, sera aqui discutido o comportamento do hiperestatico de

protenséo.

Primeiramente deixa-se a viga simplesmente apoiada para obter o momento

isostatico de protensao, conforme a Figura 97.

Momentos de protensdo
-600,0
-500,0
-400,0
-300,0

-200,0

M [ton.m]

-100,0

0,0

100,0

200,0

300,0

—Estrutura Miso

Figura 97: Momento isostatico de protensao
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Para o caso de viga continua, ainda ndo considerando os estais, foi feito um
modelo simplificado compativel com a geometria e carregamentos da viga longarina

direita da ponte em estudo, da seguinte maneira:
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Figura 98: Modelo simplificado com geometria e carregamentos na viga longarina
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Por meio deste modelo, foi calculado o M,,. Ao descontar deste o M;,,, obtém-

se o diagrama para My, conforme a Figura 99.

Momentos de protensao

-50,0

0,0

50,0
E 1000
8
= 150,0
=

200,0

250,0

300,0

e=Estrutura Mhiper

Figura 99: Diagrama de momento hiperestatico de protensao para a viga longarina
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

O formato deste diagrama foi satisfatério: ao imaginar o apoio do centro
agindo como uma for¢a concentrada impedindo o deslocamento central da viga, faz
sentido que o diagrama de momentos fletores seja parecido com o de uma viga bi

apoiada com carga concentrada no meio do vao.

Estes resultados positivos permitiram ir além nos estudos deste efeito. O
proximo passo foi considerar também a atuacdo dos estais, 0 que levou a um

momento hiperestatico de protensao conforme a Figura 100.
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Momentos de protensio
-300,0
-200,0

-100,0

0,0

100,0

M [ton.m)]

200,0

300,0
400,0

500,0

e=Fstrutura ——Mhiper

Figura 100: Momento hiperestéatico de protensdo considerando a atuacdo dos estais
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos

Este resultado pode ndo parecer intuitivo a primeira vista, mas o fenémeno
por tras dos célculos é o jogo de deslocamentos entre a viga e 0s estais. A protensao
no meio do vao, por exemplo, tende levantar a viga, o que faz com que o estai se
“afrouxe”, e consequentemente desloque a viga de volta pra baixo, mas ndo ao ponto
inicial. O que ocorre é que o diagrama do momento hiperestatico de protensédo tenta

equilibrar o M;,,. E por isso que o diagrama de momentos se assemelha ao Mpper de

uma viga continua sobre base elastica.

A Figura 101 ilustra os momentos de protensao para este estudo de caso.

Momentos de protensao

S

e

e——Fstrutura ——Mpooe ——Miso ——Mhiper

M [ton.m]

Figura 101: Momentos de protensdo para o caso em estudo
Fonte: Imagem produzida pelos préprios alunos
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12.6. Redef

Sabe-se que a protensdo dos cabos das longarinas faz com que o tabuleiro

IS sao

se desloque, de modo que as forcas anteriormente definidas para os esta

ultima coluna da Tabela 37.
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Assim, os estais estardo submetidos a novas tensdes de tracao, expressas na
pentltima coluna da Tabela 38. E fundamental verificar se essas tensdes n&o

ultrapassam a tensao admissivel (Ultima coluna).

Tabela 38: Nova tensdo de andlise dos estais apés considerar a protensdo das longarinas

Estai Cordoalhas [un] Nax [tOn] Nwin [ton] A [m?] Opnalise [tON/M?] | Oy [ton/m?]
E.D.1 9 85,82 50,40 0,00135 63570 69200
E.D.2 9 81,67 46,99 0,00135 60495 69200
E.D.3 10 83,44 48,53 0,00150 55629 69200
E.D.4 10 86,05 54,89 0,00150 57367 69200
E.D.5 11 90,17 59,24 0,00165 54652 69200
E.D.6 11 87,72 57,40 0,00165 53164 69200
E.D.7 12 100,96 70,24 0,00180 56087 69200
E.D.8 12 104,05 76,42 0,00180 57807 69200
E.D.9 17 157,98 115,13 0,00255 61952 69200
E.E.1 9 82,95 49,81 0,00135 61443 69200
E.E.2 9 79,07 44,40 0,00135 58567 69200
E.E.3 10 80,87 45,97 0,00150 53915 69200
E.E.4 10 83,74 52,61 0,00150 55830 69200
E.E.5 11 87,98 57,07 0,00165 53320 69200
E.E.6 11 86,03 56,91 0,00165 52142 69200
E.E.7 12 99,97 71,15 0,00180 55536 69200
E.E.8 12 104,31 77,73 0,00180 57952 69200
E.E.9 17 160,83 117,68 0,00255 63070 69200
E.D.10 9 84,33 52,37 0,00135 62469 69200
E.D.11 9 80,59 47,93 0,00135 59695 69200
E.D.12 10 82,50 49,02 0,00150 54997 69200
E.D.13 10 84,50 54,41 0,00150 56334 69200
E.D.14 11 88,44 58,38 0,00165 53597 69200
E.D.15 11 85,93 56,40 0,00165 52080 69200
E.D.16 12 99,01 70,17 0,00180 55004 69200
E.D.17 12 102,26 76,33 0,00180 56809 69200
E.D.18 17 156,07 115,00 0,00255 61205 69200
E.E.10 9 82,16 50,21 0,00135 60861 69200
E.E.11 9 78,59 45,93 0,00135 58212 69200
E.E.12 10 80,45 46,99 0,00150 53633 69200
E.E.13 10 83,39 53,32 0,00150 55593 69200
E.E.14 11 87,65 57,62 0,00165 53121 69200
E.E.15 11 85,73 56,84 0,00165 51959 69200
E.E.16 12 99,63 71,06 0,00180 55350 69200
E.E.17 12 103,95 77,64 0,00180 57748 69200
E.E.18 17 160,25 117,55 0,00255 62842 69200
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13. Faseamento da obra

Com relacdo ao faseamento da obra, reitera-se que ela sera concretada sobre
cimbramento Unico, de modo que nas andlises dos carregamentos sdo consideradas
apenas duas fases: a fase inicial (t,), logo apds o fim da constru¢édo) e o tempo infinito
(t», ao final da vida util da obra). A diferenca entre essas fases é que, quando se faz
uma analise no tempo t,, ndo sdo considerados os efeitos de retracdo e fluéncia no
carregamento; além disso, as perdas progressivas ndo sao consideradas na
protensdo. A cada tipo de analise realizada, foi dito o instante de referéncia em que

se estava analisando a obra (t, ou t,).

E importante ressaltar mais uma vez que neste trabalho houve uma inverséo
na sequencia construtiva: para levar em conta a influéncia do tensionamento dos
estais nas longarinas (0 que influencia na compressdo excessiva, por exemplo),
considerou-se que aqueles foram posicionados e tensionados antes da protensao
destas. Na obra real, os estais foram locados e tensionados antes da protensao das

vigas.

13.1. Ajuste da catenéria nos estais

Como mencionado no item “4.6 — Pontes estaiadas”, uma das verificacdes
que devem ser feitas esta relacionada ao efeito da catenaria na rigidez dos estais. Ao
considerar um cabo submetido a elevado esfor¢o de tracéo, € plausivel aproximar seu
comportamento ao comportamento elastico de uma barra; no entanto, a medida que
a tensédo no cabo diminui, aumenta o encurvamento do cabo devido ao seu peso
proprio (a essa curva da-se o nome de catenaria). Neste caso, espera-se que ao
ocorrer acréscimo de carregamento, parte dela mobilize a rigidez axial do cabo,
enquanto que o restante ira simplesmente atenuar a catenéaria. Para corrigir este
efeito, utiliza-se o Mddulo de Elasticidade Aparente (E*), conforme a formulacdo a
seguir. Caso esta reducéo na rigidez seja significativa, seu valor deve ser atualizado
no modelo de célculo.

1 1 p?d?
E* E  124°

"
try

Em que:

7

E* é o Modulo de Elasticidade Aparente;
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E é o modulo de elasticidade do aco utilizado nos cabos;
p € a massa especifica do cabo;

d € a projecéo horizontal do comprimento do cabo;

o € a tensdo normal no cabo;

A partir desta formulacao, foi possivel elaborar a Figura 102, que mostra qual
deve ser o modulo de elasticidade aparente em funcdo do comprimento da proje¢éo

horizontal do cabo, para dados valores de tensdo, em ordem crescente na escala de

cores.
Modulo de Elasticidade Aparente x Comprimento do Vao
20000000
18000000 %
16000000
o =0,15fpuk
14000000
€ 12000000 0=0,20fpuk
=
S 10000000 0 =0,25fpuk
E 8000000 o =0,30fpuk
6000000
o = 0,35fpuk
4000000
2000000 0= O,40fpuk
0 o = 0,45fpuk

100

200

300
d[m]

400

500

Figura 102: Grafico do médulo de elasticidade aparente em fungcdo do comprimento do vao

Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

A partir do gréfico, € possivel perceber que, com um comprimento maximo de
48 metros de projecdo horizontal, os cabos ndo necessitam de corre¢cdo no modulo
de elasticidade. Ademais, o valor minimo de tensao nos cabos de 0,17 f,,x ocorre nos
cabos mais curtos. Os mais longos, por sua vez, possuem todos uma tensédo maior ou
igual a 0,20 fp,y-

Outro ajuste a ser feito é a correcdo do angulo na ancoragem dos estais

(porém este é feito em campo).

191



Ainda que a catenaria influencie pouco no médulo de elasticidade do cabo,
ela ainda pode ter uma curvatura significativa na regido de ancoragem. Se isso
ocorrer, e os tubos férma do cabo estiverem perfeitamente alinhados, pode ocorrer de
o cabo acabar friccionando contra o tubo férma, causando flexdo no cabo e reduzindo

drasticamente sua rigidez.

A Figura 103 mostra o angulo de correcdo (w), dado que a linha azul
representa a posicdo nao deformada do estai e a linha vermelha representa a

catenaria.

K | e A P P N A A W W M VA

Figura 103: Angulo de correcéo da catenaria na ancoragem dos estais
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

A curva da catenéria pode ser representada por um cosseno hiperbdlico, mas
para determinar o angulo de ajuste na ancoragem (w), pode-se utilizar a formulacao
encontrada (SETRA - Service D'Etudes Techniques des Routes et Autoroutes, 2001):

_qd

©=oF

Em que:

e W € o angulo de correcao da catenaria nos estais, em radianos;
e (€ o0 peso linear do cabo;
e d é o comprimento da projecdo do cabo no eixo horizontal;

e F é o esforgo maximo de tragéo no cabo.
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A Tabela 39 mostra a sequéncia de calculo até a determinagao do w. Nela, é
possivel perceber que os valores necesséarios para correcdo S8o0 menores que a
tolerancia recomendada pelo (FIB - Féderation Internationale du Beton, 2005) de +0,3°
para o viaduto submetido apenas as cargas permanentes, e 0,6° para o viaduto
submetido as cargas permanentes e acidentais. Logo fica a critério da projetista
corrigir o angulo ou perder parte dessa tolerancia — ou seja, se a correcédo nao for
feita, o responsavel pela locacdo dos tubos férma em campo terdo uma menor

margem de erro de execucao.

Tabela 39: Determinacdo dos angulos de correcdo da catenéria

Estai Cordoalhas [un] = Nya.[ton] = q[ton/m] d[m] w [rad] w[°]
E.D.1 9 85,82 0,01 6,25 0,0004 0,02
E.D.2 9 81,67 0,01 11,25 0,0008 0,04
E.D.3 10 83,44 0,01 16,25 0,0012 0,07
E.D.4 10 86,05 0,01 21,25 0,0015 0,09
E.D.5 11 90,17 0,01 26,25 0,0020 0,11
E.D.6 11 87,72 0,01 31,25 0,0024 0,14
E.D.7 12 100,96 0,01 36,25 0,0026 0,15
E.D.8 12 104,05 0,01 41,25 0,0029 0,17
E.D.9 17 157,98 0,02 46,25 0,0030 0,17
E.E.1 9 82,95 0,01 6,25 0,0004 0,02
E.E.2 9 79,07 0,01 11,25 0,0008 0,04
E.E.3 10 80,87 0,01 16,25 0,0012 0,07
E.E.4 10 83,74 0,01 21,25 0,0016 0,09
E.E.5 11 87,98 0,01 26,25 0,0020 0,12
E.E.6 11 86,03 0,01 31,25 0,0024 0,14
E.E.7 12 99,97 0,01 36,25 0,0027 0,15
E.E.8 12 104,31 0,01 41,25 0,0029 0,17
E.E.9 17 160,83 0,02 46,25 0,0030 0,17
E.D.10 9 84,33 0,01 6,25 0,0004 0,02
E.D.11 9 80,59 0,01 11,25 0,0008 0,04
E.D.12 10 82,50 0,01 16,25 0,0012 0,07
E.D.13 10 84,50 0,01 21,25 0,0015 0,09
E.D.14 11 88,44 0,01 26,25 0,0020 0,11
E.D.15 11 85,93 0,01 31,25 0,0024 0,14
E.D.16 12 99,01 0,01 36,25 0,0027 0,15
E.D.17 12 102,26 0,01 41,25 0,0030 0,17
E.D.18 17 156,07 0,02 46,25 0,0031 0,18
E.E.10 9 82,16 0,01 6,25 0,0004 0,02
E.E.11 9 78,59 0,01 11,25 0,0008 0,05
E.E.12 10 80,45 0,01 16,25 0,0012 0,07
E.E.13 10 83,39 0,01 21,25 0,0016 0,09
E.E.14 11 87,65 0,01 26,25 0,0020 0,12
E.E.15 11 85,73 0,01 31,25 0,0025 0,14
E.E.16 12 99,63 0,01 36,25 0,0027 0,15
E.E.17 12 103,95 0,01 41,25 0,0029 0,17
E.E.18 17 160,25 0,02 46,25 0,0030 0,17
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13.2. Forgas de implantacéo

Como explicado no item “4.6.1 — O Método da Anulagdo dos
Deslocamentos”; apesar de terem sido encontradas as forcas atuantes nos estais
(tem “12.6 — Redefinicdo das forgcas nos estais”), ndo se pode simplesmente
protender os cabos com a forca de projeto. Isso porque ao protender um cabo, as
forcas de protensdo nos cabos que foram protendidos anteriormente podem ser
atenuadas ou acentuadas devido aos esforcos da nova protensédo. Para resolver este

problema, é preciso montar a matriz de influéncia de forcas.

Para determinar essa matriz, foram colocados em cada coluna, os esforcos
gerados em cada elemento devido a protensdo de um elemento em especifico. Por
exemplo, na primeira coluna estéo os esfor¢cos gerados em cada estai ao se protender
o estai ED.1. Para transformar em forca os valores de variacdo equivalente de

temperatura nos estais, foi utilizada a expressao abaixo:
N=a-AT -E-A

Sabe-se que 0 aco utilizado nos estais (CP177-RB) possuia = 107>°C e E =
19500000 ton/m?.

A partir dai, aplicou-se a expressao:
[P]=[P]-[e]™"

Vale ressaltar que a determinacéo das forcas de implantacdo independe da
ordem de protensdo, devido a sobreposicdo de efeitos lineares da teoria das
estruturas. Em outras palavras, independente da ordem em que os cabos forem
protendidos, se forem usadas as forcas de implantacdo, ao final do processo a
estrutura estara carregada com o carregamento de projeto. A Tabela 40 apresenta os

valores das forgas de implantacdo nos estais e longarinas.
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Tabela 40: Forcas de implantacdo

. Cordoalhas Forga inicial Forga inicial Forga Final = Forga Final
Estai/ Cabo o A [m?] .

[un] [°c] [ton] [°c] [ton]
E.D.1 9 -249 -65 0,00135 -572 -151
E.D.2 9 -226 -60 0,00135 -708 -186
E.D.3 10 -265 -77 0,00150 -863 -252
E.D.4 10 -261 -76 0,00150 -872 -255
E.D.5 11 -280 -90 0,00165 -900 -290
E.D.6 11 -279 -90 0,00165 -820 -264
E.D.7 12 -301 -106 0,00180 -769 -270
E.D.8 12 -211 -74 0,00180 -553 -194
E.D.9 17 -368 -183 0,00255 -615 -306
E.E.1 9 -249 -65 0,00135 -567 -149
E.E.2 9 -226 -59 0,00135 -703 -185
E.E.3 10 -264 -77 0,00150 -858 -251
E.E.4 10 -261 -76 0,00150 -867 -254
E.E.5 11 -280 -90 0,00165 -896 -288
E.E.6 11 -279 -90 0,00165 -816 -263
E.E.7 12 -300 -105 0,00180 -765 -268
E.E.8 12 -211 -74 0,00180 -550 -193
E.E.9 17 -367 -183 0,00255 -612 -304
E.D.10 9 -250 -66 0,00135 -574 -151
E.D.11 9 -228 -60 0,00135 -711 -187
E.D.12 10 -267 -78 0,00150 -867 -254
E.D.13 10 -261 -76 0,00150 -874 -256
E.D.14 11 -281 -90 0,00165 -901 -290
E.D.15 11 -279 -90 0,00165 -821 -264
E.D.16 12 -301 -106 0,00180 -769 -270
E.D.17 12 -211 -74 0,00180 -553 -194
E.D.18 17 -368 -183 0,00255 -615 -306
E.E.10 9 -250 -66 0,00135 -569 -150
E.E.11 9 -226 -60 0,00135 -704 -185
E.E.12 10 -265 -77 0,00150 -859 -251
E.E.13 10 -261 -76 0,00150 -869 -254
E.E.14 11 -280 -90 0,00165 -897 -288
E.E.15 11 -279 -90 0,00165 -817 -263
E.E.16 12 -300 -105 0,00180 -765 -269
E.E.17 12 -211 -74 0,00180 -550 -193
E.E.18 17 -367 -183 0,00255 -612 -304
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13.3. Correcéo de flecha

Para o dimensionamento dos estais, foi utilizado o Método da Anulagcédo dos
Deslocamentos. Esse método consiste em determinar a forca atuante em cada um
dos estais para que o tabuleiro apresente deslocamentos nulos em seus nos. No
entanto, é preciso lembrar que no item “11.2.3 — Terceira Itera¢do”, foi necessario
alterar a protensao recebida pelos estais de indices 2, 8, 11 e 17, para evitar que sua
rigidez fosse tal que a passagem do trem-tipo implicasse em alivio desses estais e
sobrecarga dos estais adjacentes, de maior rigidez. Além disso, o0 Método da Anulacao
dos Deslocamentos ndo considerou a protensdo dos cabos das vigas longarinas.
Naturalmente, essa protensédo provoca deslocamentos inicialmente ndo previstos no

tabuleiro.

Esses dois fatores fazem com que os nds, que deveriam apresentar
deslocamento nulo, ndo o apresentem, como pode ser visto na Figura 104. Para
corrigir esse problema, é necessario realizar controle de flecha. Uma vez que a obra
€ concretada em fase Unica, basta que o escoramento seja concebido de forma a
anular os deslocamentos previstos. O maior deslocamento foi de 8 milimetros, e a

contraflecha necesséria pode ser visualizada na Figura 105.

Deslocamentos dos nds ao longo do comprimento do viaduto
0,01
0,008 = - -
0,006 : :
0,004
0,002

-0,002 -0 20 40 ) 60 80 100

-0,004

Figura 104: Deslocamentos dos nés ao longo do comprimento do viaduto, em metros
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Contraflecha necessaria ac longo do comprimento do viaduto
0,002
0,002%0 20,00 700 60,00 80,00 100,00
-0,004
-0,006
-0,008

-0,01

Figura 105: Contraflecha necessaria ao longo do comprimento do viaduto, em metros
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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14. Esforcos solicitantes nas vigas longarinas

14.1. Esforcos solicitantes devido a cada carregamento

As figuras Figura 106 a Figura 116 ilustram os diagramas de momento fletor

causados por cada carregamento atuante no viaduto.

Momento nas longarinas devido ao peso préprio

-1200,0
-1000,0
800,0
600,0
400,0

200,0

0,0
200,0
400,0
600,0

800,0

M [ton.m]

——Tabuleiro —— Cargas Permanentes

Figura 106: Momento fletor nas vigas longarinas devido ao peso préprio
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos

Momento nas longarinas devido a protensdo dos estais

-1000,0
-800,0

-600,0
-400,0
-200,0

0,0

200,0

M [ton.m]

400,0
600,0
800,0
1000,0
1200,0

—Tabuleiro ——PROT ESTAIS

Figura 107: Momento fletor nas vigas longarinas devido a protensao dos estais
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos
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M [ton.m]

M [ton.m]

M [ton.m)]

-300,0

200,0

100,0

0,0

100,0

200,0

300,0

400,0

-150,0

-100,0

-50,0

0,0

50,0

100,0

150,0

Figura 109: Envoltéria de momentos fletores nas longarinas devido a carga mével nos passeios

20,0
-10,0
0,0

10,0

30,0
40,0
50,0

Envoltéria de momentos nas longarinas devido a carga movel na pista

—Tabuleiro ——TB450+ ——TB450-

Figura 108: Envoltéria de momentos nas longarinas devido a carga mével na pista

Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Envoltdria de momentos nas longarinas devido a carga moével nos passeios

/—\—/\//r\

——Tabuleiro ——PASSEIOS+ ——PASSEIOS-

Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Momento nas longarinas devido a frenagem

=—Tabuleiro ——FRENAGEM+

Figura 110: Momentos fletores nas longarinas devido a frenagem dos veiculos
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Envoltdria de momentos nas longarinas devido a variagao detemperatura no tabuleiro

-10,0

0,0

M [ton.m]

10,0

20,0
30,0
40,0

——Tabuleiro ——TEMP+ ——TEMP-

Figura 111: Envoltéria de momentos nas longarinas devido a variagdo de temperatura no tabuleiro
(AT = £15°C)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Momento nas longarinas devido ao gradiente de temperatura

-15,0
-10,0

-5,0

B
g 00
=
5,0
10,0
15,0
——Tabuleiro ——TEMPgrad
Figura 112: Momento nas longarinas devido ao gradiente de temperatura (AT = 5°C)
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos
Momento nas longarinas devido ao efeito de retragdo
-100,0
-80,0
-60,0
. 400
E -20,0
2
— 0,0
=
20,0

40,0
60,0
80,0

——Tabuleiro ——RETRAGAO

Figura 113: Momento nas vigas longarinas devido ao efeito da retra¢do do concreto (Ecs = 0,35 %o)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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Momento nas longarinas devido ao efeito de fluéncia

-150,0

-100,0

M [ton.m]
o
o

150,0

——Tabuleiro —— FLUENCIA

Figura 114: Momento fletor nas vigas longarinas devido ao efeito da fluéncia (€cc = 0,5 %o)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Momento nas longarinas devido a protensao no tabuleiro em 30 anos

-400,0

-300,0
-200,0
E 100,0
IS
— 0,0
=
100,0
200,0
300,0
—Tahuleiro ——ProtLong oo
Figura 115: Momento fletor nas vigas longarinas devido & protens&o no tabuleiro em 30 anos
(P=1100ton)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
Momento nas longarinas devido a protensao no tabuleiro no tempo inicial
-500,0
-400,0
-300,0
- -200,0
E -100,0
s
= 00
=
100,0
200,0

300,0
400,0

——Tabuleiro ——Prot Long TO

Figura 116: Momento fletor nas vigas longarinas devido a protensdo no tabuleiro para o tempo inicial
(P=1100ton)
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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14.2. Esforgos solicitantes para montagem das combinacdes

As figuras ilustram um resumo dos esfor¢cos solicitantes causados por
carregamentos e combinacfes de acdes sobre as vigas longarinas. A partir deles, &
possivel montar as combinacfes de estado limite Ultimo e de servigo, para entdo

realizar o dimensionamento e posterior detalhamento dos elementos estruturais.

Momento Mg nas longarinas

M [ton.m)]
o
5
8

200,0
400,0
600,0

—Tabuleiro — Mg

Figura 117: Diagrama de esforgos para o peso proprio
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Momento Me nas longarinas
-1000,0
-800,0

-600,0
-400,0
-200,0

0,0

200,0

M [ton.m]

400,0
600,0
800,0

1000,0
1200,0

——Tabuleiro ——Me

Figura 118: Diagrama de esfor¢os para os carregamentos provocados pelos estais
Fonte: Imagem elaborada pelos proprios alunos
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M [ton.m]

M [ton.m]

500,0

-400,0

300,0

Envoltéria de momentos Mq nas longarinas

=—Tabuleiro Mg,max —— Mg, min
Figura 119: Diagrama de esfor¢os para as combinag8es de cargas acidentais

Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos

Momento Mp nas longarinas

N/

—Tahuleiro Mp0 —— Mpeeo

Figura 120: Diagrama de esfor¢os devido a protensao nas vigas longarinas
Fonte: Imagem elaborada pelos préprios alunos
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15. Propostas de solugdes alternativas

Uma das questdes levantadas ao longo do trabalho diz respeito ao motivo da
escolha de uma solucéo estaiada para o viaduto deste estudo de caso. Como foi dito
anteriormente, essa solucao construtiva costuma ser associada a pontes com vaos
muito maiores, dado que seu custo € muito elevado, apesar da melhor eficiéncia na
transmissao dos esforcos — por exemplo, a Ponte da ilha Russky, maior ponte estaiada

do mundo, com 1104 metros de vao central, 20 vezes maior que 0 vao neste projeto.

Figura 121: Imagem conceitual da Ponte da ilha Russky
Fonte: (OnucaHne npoekTa - website da obra da Ponte da llha Russky)

Por mais que haja certo exagero ao comparar o viaduto deste trabalho com a
maior ponte do mundo, a diferenca de tamanho entre vaos é imensa, o que nao

poderia passar despercebido neste trabalho.

Ao se questionar a empresa responsavel pelo projeto estrutural, foi passada
a informacdo de que no projeto geométrico da rodovia ja era previsto um tabuleiro
estaiado para este viaduto, o que ndo € uma pratica comum para empresas de
rodovias, visto que geralmente sdo o0s escritérios de estruturas que definem as
solucdes adotadas. Foi entdo que chamou atencéo o problema do gabarito nas pistas
inferiores. Na pista de acesso dos Onibus a rodoviaria a diferenga de altura entre a
cota do projeto geométrico da rodovia e o topo do gabarito rodoviario € de apenas
1,50 metros. Como as pontes estaiadas exigem um tabuleiro relativamente mais baixo
se comparados as solugcdes nao suspensas, foi possivel que o viaduto tivesse
exatamente esta altura de tabuleiro. Outras solugdes teriam tabuleiros mais altos, o
que implicaria ou a reducgéo do gabarito rodoviario, que poderia ser impossivel, ou a
mudanca no projeto geométrico, alterando algumas cotas e inclinagdes.
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Entretanto, como j& discutido neste trabalho, o viaduto é apenas parte de um
projeto mais extenso, de mais de 34 km de via. Uma alterag@o no projeto geométrico
afetaria o custo total da obra, fazendo com que houvesse mais movimentacéao de terra
para cotas mais elevadas. Como agravante, essas vias sdo de BRT, que € um sistema
de transporte rapido e que, portanto, ndo permite que a via possua um greide com
grande inclinagcéo, aumentando ainda mais o custo de construcdo global, propagando

o reaterro para distancias ainda maiores.

Em outras palavras, apesar de o viaduto em si possuir um custo elevado
comparado a outras solu¢des estruturais, a opgao por ele reduz o custo global da obra,
e este estudo pode ter sido feito pela empresa responsavel pela construcéo da via.

Outro fator que pesa a favor da solucdo adotada é o apelo arquitetbnico. Em
se tratando de uma obra de arte especial, o fator estético tem valor significativo na

tomada de decisao.

Devido a esses fatores, optou-se por adotar a sugestdo da empresa

responsavel pelo projeto do BRT, e construir o viaduto estaiado.

No entanto, serdo discutidas a seguir algumas solucdes alternativas para este
viaduto, considerando fixo o gabarito rodoviario da pista inferior e aumentando as
cotas do projeto geométrico da via, se necessario. Outra premissa adotada nestas
solugdes foi ndo alterar a posi¢cao dos encontros E.1 e E.2.

Caberia aqui um estudo de viabilidade global para saber se essas solucdes

seriam realmente competitivas, mas este estudo foge dos objetivos deste trabalho.

15.1. Ponte em grelha com vigas em concreto

Por se tratar de um trecho em tangente e com extensao relativamente baixa,
a primeira solugéo pensada foi a construcéo de tabuleiros em grelha com vaos iguais,
dividindo a extenséo de 108,47 metros em 3 vaos de aproximadamente 36 metros.
Assim surge o primeiro conflito: para esta configuracdo, um dos pilares invadiria parte
da avenida Baréo de Itapura, sob o tabuleiro. Para evitar esta incompatibilidade, os
apoios foram reposicionados para resultarem em vaos de aproximadamente 38 m, 36

m e 34 m, respectivamente, como mostra a Figura 122.
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38.4 ‘ 36.6 ‘
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Figura 122: Proposta de solugéo alternativa em grelha com vigas em concreto protendido
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

Apesar de 0s vaos ndo serem iguais, pensou-se em utilizar vdos com a menor
variacao possivel de comprimento entre vigas adjacentes, para que se pudesse utilizar
uma solucdo com laje de continuidade. Como 0 nome sugere, esta solugdo consiste
em dar continuidade aos tramos da laje de um tabuleiro até o seu adjacente por meio

de uma concretagem posterior da laje entre os dois tabuleiros.

Esta solucdo permite a eliminacdo das juntas entre os tabuleiros, o que
contribui com o conforto dos usuarios ao passar sobre o viaduto, como também
elimina a necessidade de manutencdo de juntas, 0 que costuma causar transtornos
pela necessidade de interdicdo da via. Esta solu¢cdo garante a estanqueidade do
tabuleiro com um custo muito semelhante ao de ndo a adotar, uma vez que requer

pouca férma e armacao a mais, além de possuir facil execucao.

A ordem de grandeza da relacdo entre os momentos de inércia da laje e do
tabuleiro em grelha costuma ser da ordem de 1/1000 (LIMA, 2013), resultando em um
elemento considerado bi engastado armado numa so direcdo. Todos os esforgos sdo
provenientes das rotacdes e recalques diferenciais entre os tabuleiros adjacentes
devido as cargas permanentes e acidentais apdés a concretagem da laje de
continuidade, que determinam os esforcos maximos que devem ser resistidos pela

laje em situacao critica (laje dimensionada a flexo-trag&o).
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Sendo assim, para que 0 projeto seja otimizado, 0s vaos devem possuir
comprimentos semelhantes, e a laje deve ser concretada na ultima etapa possivel de
obra, reduzindo os recalques e rotacdes relativos entre vaos adjacentes apds a

concretagem desta.

E imprescindivel frisar que o tabuleiro continua sendo concebido como uma
sequéncia de elementos bi apoiados. Isso se deve ao fato de que a baixa rigidez da
laje quando comparada ao restante do tabuleiro ndo mobiliza momento fletor

suficiente a ponto de garantir a continuidade entre os tabuleiros.

Para uma solucao econémica em grelha, costuma-se pré-dimensionar a altura
das vigas em concreto protendido em um vigésimo do comprimento do véo entre 0s
apoios. Ou seja, para este caso, estima-se que a altura das vigas em
aproximadamente 1,90 metros, mais 0,20 metros de laje, totalizando 2,10 metros de

altura na grelha, com 60 cm de diferenca entre a altura da solucéo estaiada escolhida.

Os aparelhos de apoio, neste caso, poderiam ser de neoprene fretado, a fim

de garantir uma solucao mais econdémica.
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15.2. Ponte em grelha com vigas metalicas em trés vaos

Outra possivel solugéo econémica para a concepc¢ao deste viaduto seria uma

ponte mista de concreto e aco.

&

o —

Figura 123:Proposta de solucéo alternativa em grelha com vigas metalicas em dois vaos
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

Para este sistema estrutural também se considera uma altura 6tima de projeto
da ordem de grandeza de um vigésimo da distancia entre dois poios, o que levaria a

uma solucdo muito semelhante a adotada anteriormente.

Entretanto, esta solugéo foi proposta por dois motivos principais. O primeiro
deles seria obter um estudo comparativo entre as duas solu¢des. O segundo foi
porque € possivel diminuir a altura das vigas longarinas, em ambas as propostas,
aumentando o namero de vigas, tanto longarinas quanto transversinas, no tabuleiro.
Isso poderia levar a um projeto ndo econdmico quando comparado a outras pontes
em grelha, porém mais econdmico se comparado a uma solugéo estaiada, e com uma
diferenca entre a cota do greide e a cota do viaduto acabado mais préxima, ou mesmo
igual a 1,5 metros. No entanto, longarinas com menor altura requerem taxas de
armacdo mais elevadas, dado que elas ndo s6 perdem altura de braco para resistir
aos momentos fletores, como também a altura pode limitar o nUmero de cabos de

protensdo que a se¢ao no apoio resiste.
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Assim, com elevadas taxas de armadura, € possivel que esta solucao se
mostre mais atraente perante uma ponte em grelha com vigas em concreto

protendido.

15.3. Ponte em grelha com vigas metalicas em dois vados

A terceira solucdo € muito semelhante & segunda. Trata-se se uma ponte em
grelha com vigas metalicas, mas com a diferenca de possuir apenas um apoio

intermediario, como mostra a Figura 124.

Figura 124: Proposta de solugéo alternativa em grelha com vigas metélicas em dois vaos
Fonte: Imagem elaborada pelos alunos por meio do software AutoCAD

Esta solucao parte do principio de que pontes em grelha com vigas metélicas
podem ser usadas em vaos maiores, da ordem de grandeza de até 60 metros. Isso
posto, para um dimensionamento econdmico de uma ponte em grelha a altura total do
tabuleiro seria ainda maior. Entretanto, como visto anteriormente, pode-se estudar a
possibilidade de aumentar o nimero de longarinas e transversinas para reduzir esta

altura e comparar os resultados com a solugéo estaiada.

A principal vantagem dessa solucdo, quando comparada a anterior, € a
possibilidade de ampliacdo futura, tanto da avenida quanto do acesso dos 6nibus a

rodoviaria, 0 que pode ser necessario ao longo de sua vida util.
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16. Concluséao

Como foi explicado no item “4.1 — Breve historico”, a constru¢do de pontes e
viadutos € uma tarefa que acompanha a humanidade ha milénios. Hoje, o
conhecimento acumulado ao longo de todo esse periodo permite projetos cada vez
mais arrojados, seguros e econdmicos. Esse desenvolvimento fez com que a
concepcao dessas obras de arte se tornasse uma tarefa cada vez mais

multidisciplinar.

Como foi visto, é fundamental pensar no método construtivo a ser utilizado e
sua relagdo com o contexto que envolve a obra: prazos, orcamento, disponibilidade
do material, limitacdes de vao, limitagbes impostas pelo local (por exemplo, se o
viaduto cruza uma via movimentada, ou um terreno muito ingreme, etc.), dentre outros
fatores. A escolha do método construtivo é a etapa mais importante da concepcéao da
obra; por este motivo, sentiu-se a necessidade de aborda-la, tanto na Revisdo
Bibliografica, como também no item “15 — Proposta de solugbes alternativas”,

referente ao Estudo de Caso.

Para o0 engenheiro projetista de estruturas, o conhecimento do
comportamento dos sistemas estruturais € crucial. Assim, foi reservado um item na
Revisao Bibliografica para este tema (item “5 — Comportamento estrutural de alguns
tipos de superestrutura”). Além disso, ao longo do desenvolvimento do Estudo de
Caso, houve a preocupacado de justificar as escolhas e hipoteses baseadas no
comportamento fisico da estrutura, uma vez que de nada adianta o calculo em si, se
0s engenheiros projetistas ndo dispuserem de um conhecimento sélido a respeito do

comportamento daquilo que esta sendo projetado.

Com relacéo ao Estudo de Caso, que trata de um viatudo estaiado feito sobre
cimbramento fixo, destacam-se alguns métodos analiticos. Primeiro, o0 Método da
Anulacao dos Deslocamentos empregado para obtencédo dos valores das forgas nos
estais e para ajuste da catenaria destes. Também muito importante é o estudo da
protensdo das longarinas, desde a escolha do tipo de protensdo utilizada até a
verificacéo das perdas (imediatas e progressivas) e dos estados limites de servico. E
necessario frisar, no entanto, que sendo este um trabalho académico, e ndo um

projeto real, tais analises foram feitas com algumas simplificagbes necessarias para
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seu andamento. A titulo de exemplo, o cimbramento foi assumido como indeforméavel,
0 que ndo caberia num projeto real. Além disso, esse trabalho considerou os estais
posicionados e tensionados antes da protensdo das vigas longarinas, ao contrario do
gue ocorreu na obra real. Assim, essa protensao nao influenciou na matriz de forcas
de implantacéo; e o tensionamento dos estais precisou ser considerada em todas as
verificacbes de protensédo nas longarinas, de modo que essa sequéncia construtiva
permitiia um estudo mais completo sobre o comportamento de obras de arte
estaiadas sobre cimbramento fixo. Considera-se, no entanto, que tais simplificacdes

nao trouxeram prejuizo aos objetivos do trabalho.

Em resumo, pode-se afirmar que este trabalho foi bastante proveitoso e
cumpriu com o seu objetivo, pois permitiu ndo sé consolidar e ampliar o conhecimento
em estruturas adquirido ao longo do curso de graduacdo, como também possibilitou
sua aplicacdo em um caso prético real. A partir do estudo de caso de uma obra com
algumas simplifica¢des, foi possivel perceber a importancia, para os engenheiros de
estruturas, de um sélido conhecimento no que tange a métodos construtivos e

comportamento estrutural das obras projetadas.
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