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RESUMO

Este trabalho busca analisar a constru¢cdo de uma passagem inferior a uma
ferrovia na cidade de Teresina, Piaui. Trata-se de uma intervencdo a uma estrutura
existente para a extensédo de uma avenida. O trabalho aborda as diversas maneiras
de se realizar a obra com a minima intervencéo da via férrea, adotando, sobretudo,
maneiras ndo destrutivas de construcdo de passagens inferiores. Foram analisados
0s seguintes métodos: escavacao pelo meétodo convencional austriaco (NATM),
cravacdo de galerias pré-moldadas de concreto, execucdo da estrutura com
enfilagens de grande diametro e utilizacdo de componentes pré-moldados, este Ultimo
com o remanejamento dos trilhos em periodos de pouca movimentacéo da via. Foram
levantadas as caracteristicas pertinentes a cada alternativa através de analises
guantitativas e qualitativas. Andlises essas que possibilitaram selecionar a alternativa
gue, segundo os autores, melhor se adequa ao caso aplicado: utlizacdo de
componentes pré-moldados. Na continuidade do trabalho, fez-se um aprofundamento
de estudo sobre os seguintes aspectos: otimizacdo da secdo, movimentacdo e
transporte da peca, analise das fundacoes, logistica do canteiro e custos envolvidos.
Feitas as analises descritas, o trabalho abrangeu as principais etapas dos processos

envolvidos em um projeto real.

Palavras-chave:
Passagem inferior, ferrovia, ndo destrutivo, galeria pré-moldada, NATM,

enfilagens de grande diametro.



ABSTRACT

This paper studies the construction of a railway underpass in the city of
Teresina, Piaui. It is an intervention to an existing structure to extend anavenue. This
study addresses the different ways to do the work with minimal intervention of the
railroad, adopting mainly non-destructive ways of building underpasses. The following
methods are analyzed: excavation by the New Austrian TunnelingMethod (NATM),
crimping precast concrete galleries, execution of the structure withlargediameter
forepoling and use of precast components, the latter with the relocation of the tracks
in periods of little track movement. By means of quantitative and qualitative analyses,
the main characteristics were pinpointed. Through these analyses, it was possible to
select the alternative which was, according to the authors, the most adequate: the use
of precast components. That being settled, the following aspects were considered in
detail: section optimization, transportation and handling of the precast parts, foundation
analyses, contruction logistics and costs. This paper, therefore, covered the main

stages of the processes involved in a real project.

Keywords:
Underpass, railway, non-destructive, precast galleries, New Austrian Tunneling

Method, NATM, large diameter forepoling.
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1 INTRODUCAO

Seja pelo crescimento das cidades ou pelo desenvolvimento de novos nucleos
populacionais, a demanda pela infraestrutura de transportes sera sempre uma
realidade. Para o transporte terrestre, além da possibilidade de expansao e melhoria
das condi¢cbes de operacdo das vias existentes, aumentando assim sua capacidade,
muitas vezes é necessaria a implantacdo de uma nova via ligando as areas geradoras
dos fluxos. Com o progressivo adensamento da malha viaria no espaco, € inevitavel
gue ocorra a interceptacdo de tracados. Neste contexto, é papel da engenharia
estudar, na fase de projeto, como serd feita a transposi¢do, buscando a melhor
solucdo considerando diversos aspectos como custo, exequibilidade, aparéncia,
impacto nos fluxos. Obviamente, a qualidade de extensao dos dados de entrada deste
estudo, representados pela topografia, solo, geometria das vias, prazos, recursos e
condi¢cOes de execucao influenciam consideravelmente no resultado final.

Neste trabalho, sera estudado um caso especifico de um cruzamento entre uma
ferrovia existente e o prolongamento de uma avenida na cidade de Teresina, Piaui.
Os cruzamentos entre rodovias e ferrovias sao pontos delicados de uma infraestrutura
de transportes. Por um lado, por se tratarem de modais diferentes, ndo ocorre o
compartilhamento de fluxos, eliminando a necessidade de acessos que permita uma
mudanca de via. Por outro, as caracteristicas tao diferentes dos veiculos tornam esta
travessia mais arriscada dependendo de como for projetada. Existem trés maneiras
de realizar esses cruzamentos: passagem em nivel, passagem superior e passagem
inferior.

As passagens em nivel resultariam em obras de custo mais baixo, porém com
interferéncia direta dos fluxos, acarretando riscos maiores de acidentes além de
interrupcdes de trafego. No caso estudado, dada a intensa operacgao da ferrovia e da
avenida, isto seria extremamente indesejado. As superiores, além de causarem um
impacto visual maior no ambiente, podem resultar em viadutos de grande altura e
rampas de acesso de consideravel comprimento, exigindo um gasto maior para a sua
construcdo. Como isto ocorreria no caso em questao, eliminou-se a escolha deste tipo
de cruzamento.

A passagem inferior resultaria em ndo s6 uma adaptacdo melhor & paisagem,
mas também em uma estrutura menor. O maior problema desta alternativa é que ela

pode envolver métodos executivos que requerem a paralisacdo da operacdo da
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ferrovia durante longos periodos. Para o caso estudado, esta exigéncia ndo seria
aceitavel. Entretanto, existem solucdes destrutivas e ndo destrutivas que ou nédo
interrompem o trafego em qualquer momento, ou o fazem por periodos muito curtos.
Deste modo, este tipo de travessia foi escolhido para uma andlise mais aprofundada.

Nos capitulos seguintes, um estudo de caso de passagem inferior, a ser
implantado no cruzamento entre a avenida e a ferrovia, sera desenvolvido. O estudo

possibilitara a escolha da melhor alternativa construtiva.

1.1 Problema e Motivagéao

O municipio de Teresina no Piaui esté investindo em projetos de mobilidade
urbana nas zonas Sul e Sudeste. Um dos projetos consiste no prolongamento da
Avenida Cajuina até a futura ponte da Avenida Gil Martins, cujo edital apresenta
processo de numero 042-1089/2014.

Pela geometria do empreendimento sera necessario cruzar o prolongamento
da Avenida Cajuina com a via férrea destacada na Figura 1 - Localizacdo do
empreendimento.

Figura 1 - Localizacdo do empreendimento

A

W  — ——Llocalizacdo da passagem inferior

O\

F—H Via Férrea
[ Corrego

Fonte: Google Maps.
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A ferrovia em questédo € utilizada para transporte de carga e pelo sistema de
metr6é do municipio, portanto, a paralisacdo do trafego € um fator critico na definicao
dos métodos a serem estudados. Recalques, vibracbes causados pelos métodos
construtivos, assim como, a garantia da operacionalidade da via férrea sé&o
importantes para esse projeto.

Optou-se por esse caso em especial, devido a sua complexidade e a grande
disponibilidade de dados para o desenvolvimento do estudo.

O estudo acompanhado de uma aplicabilidade pratica foi importante na escolha
do tema. A necessidade do estudo de alternativas em métodos construtivos para a
viabilidade do empreendimento atual justifica e impulsiona este trabalho.

A via férrea esta localizada no topo de um aterro e no sentido do rio Poti ela
atravessa uma ponte, o que exclui a construcdo de um desvio para a execucao da
passagem inferior (Figura 2). O trafego diério na ferrovia consiste de 16 passagens de
metrd, 8 em cada sentido, e 2 passagens de trens de carga (trem tipo TB360). Pode-
se notar que o trafego na via férrea € relativamente pequeno para uma via que é
utilizada pelo sistema metroviario.

O aterro, onde sera construido a passagem inferior, possui geometria
trapezoidal com largura da base superior de 5,0m, 8,5m de altura com taludes de
inclinacdo 1V:1,5H.

Foram obtidas, por meio de auxilio do professor Pedro Wellington G. N.
Teixeira, orientador do presente trabalho, trés sondagens a percussao do tipo
Standard Penetration Test (SPT) e suas locacdes. A Figura 3 e a Figura 4 detalham
as informacodes das sondagens e sua locacao respectivamente.

Pode-se notar que as sondagens foram realizadas fora do aterro, portanto, ndo
ha dados sobre as caracteristicas do mesmo.

Para permitir o prolongamento da Avenida Cajuina serdo necessarios dois vaos
de 16,5 m de largura interna livre e 5,5m de gabarito, de modo que possibilite a
passagem de trés faixas de rolamento por sentido, acostamento externo, acostamento

interno, passeio e ciclovia.
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Figura 2 - Insercéo da passagem no projeto de mobilidade global
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Fonte: Adaptado da prefeitura Municipal de Teresina, Secretaria Municipal de Planejamento
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Figura 3 - Sondagens disponibilizadas
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Figura 4 - Locacao das sondagens
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Fonte: Prefeitura Municipal de Teresina, Secretaria Municipal de Planejamento

1.2 Objetivo

O trabalho busca levantar, analisar e escolher uma alternativa de construcao
da passagem inferior para o caso descrito dentro de quatro possiveis solucdes
distintas para o problema.

Dentre as solugdes levantadas, busca-se escolher a que melhor se adeque,
segundo julgamento dos autores, a passagem inferior em Teresina — Pl. Definida a

alternativa, o objetivo do estudo sera percorrer as diferentes disciplinas envolvidas em
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um projeto de engenharia. Ao final, buca-se uma solugao otimizada e a descri¢ao das

atividades envolvidas durante a execucédo da alternativa escolhida.

2 METODOLOGIA

O trabalho sera dividido em duas grandes partes: a primeira onde serd feita
uma analise geral de alternativas de construgdo de passagens inferiores e, a segunda,
onde a escolha de uma alternativa que melhor se adeque a situacdo presente sera

melhor detalhada e analisada.

2.1 Anélise das Alternativas
O trabalho buscara analisar quatro formas diferentes de construcdo de uma
passagem inferior, a saber: NATM, cravacao de galerias pré-moldadas, enfilagens de
grande diametro para confeccdo do portico e componentes pré-moldados.
Inicialmente sera realizada uma revisao bibliografica a fim de se obter os
fundamentos tedricos pertinentes a cada tipo de alternativa de construcdo da
passagem.
Com o embasamento tedrico adquirido, realizar-se-4 uma analise especifica
para cada alternativa da seguinte forma:
e Estrutura no Estado Final:
Para cada método estudado serd modelado sua estrutura no estado final. Os
modelos seréo analisados utilizando os softwares mais adequados para cada método.
A partir dos esforcos obtidos através da analise estrutura, serdo levantados os
dados necessarios para que seja analisada a viabilidade da alternativa para a
situagao.
e Estados de servico
Apos verificar-se a viabilidade da alternativa, sera feita uma andlise superficial
guanto as flechas das estruturas. Por se tratar de uma obra sob uma linha férrea, os
recalques da estrutura devem ser limitados para que ndo cause problemas a via
acima.
e Estimativas de Quantitativos de Materiais:
Com todas as analises anteriores realizadas, um quantitativo aproximado de
materiais pode ser levantado e, se preciso, utilizado para a escolha, de forma

comparativa, entre as alternativas estudadas.
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Com as analises realizadas, sera escolhida a alternativa que melhor se adeque

a situacao presente; sendo a escolhida, o foco da continuidade do trabalho.

2.2 Detalhamento da Alternativa Escohida
Para abordar detalhadamente alternativa escolhida como mais viavel e para
percorrer as diversas disciplinas envolvidas em um projeto de engenharia, o trabalho
sera dividido da seguinte maneira:
e Justificativa da alternativa escolhida para analise;
e Detalhamentos especificos:

o Otimizacdo da sec¢do: buscar a secdo mais econdmica possivel
com respeito aos volumes de concreto e armadura.

o Movimentacgao e transporte das pecgas: enumeracéo das opgdes
de elementos para transporte, escolha e dimensionamento do
gue melhor atende ao caso.

o Andlise das fundacgBes: dimensionamento das fundacgfes
utilizando os dados disponiveis sobre sondagens da regido.

o Logistica do canteiro de obras: levantamento dos equipamentos
a serem utilizados, disposicdo dos elementos no canteiro de
obras, sequéncia construtiva e cronograma de execucao.

o Custos: levantamento dos custos de materiais e servicos
envolvidos com a obra.

Cada etapa sera composta por subitens que visam facilitar a exposicao dos

dados e ordenar o pensamento conforme o desenvolvimento do estudo da solugéo.
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4 PROPOSTAS CONSTRUTIVAS
Para execucao de passagens inferiores existem duas alternativas: a baseada
em meétodos destrutivos e a baseada em métodos ndo destrutivos. A explicacdo de

cada método serd detalhada a seguir.

4.1 Meétodos Destrutivos

Os métodos destrutivos sao aqueles nos quais ha a destruicdo da estrutura
superior e a construgao das passagens inferior e superior.

Esta alternativa exige, obrigatoriamente, que a via existente seja desviada ou
interrompida até que se finalizem as obras no local. Tal caracteristica, muitas vezes
inviabiliza sua utilizacdo para construcdes sob ferrovias movimentadas, como linhas

de metrd, devido aos transtornos causados aos usuarios.

4.2 Meétodos Nao Destrutivos

Para que se evitem os problemas decorrentes da interrupcédo do trafego, os
métodos ndo destrutivos, como o préprio nome ja diz, partem do pressuposto da
manutencdo da passagem superior que, durante a execucao da passagem inferior,
pode ter sua operacdo descontinuada, continuada com pequenas interrupcdes ou
totalmente operante, sem nenhuma interrupcéo. Por outro lado, caso a via superior
tenha seu funcionamento mantido durante a execuc¢ao da obra, devem-se estabelecer
limites reduzidos de velocidade e sistemas de sinalizacdo adequados para o trecho
em obra (ALLEMBY e ROPKINS, 2007).

5 REVISAO BIBLIOGRAFICA
A seguir serdo apresentados alguns métodos ndo destrutivos utilizados

atualmente para a construcao de passagens inferiores.

5.1 New Australian Tunneling Method (NATM)

Definicdo

O New Austrian Tunneling Method (NATM) é um conjunto de principios e
recomendacdes empirico-cientificos a serem aplicados na execugéo de tuneis.

Sua caracteristica é a de se obter a estabilizacdo da cavidade através de um
alivio de pressbdes controlado, com o maci¢o funcionando em parte como elemento
portante. Deste modo, seguranca e economia otimas podem ser obtidas (CBPO e

Figueiredo Ferraz, 1994).



26

A ideia principal consiste na escavacao da frente em avan¢os curtos com a
imediata aplicacdo do suporte, notadamente em concreto projetado com eventual uso
de cambotas metdlicas. As medidas de escavacdo e suporte dependem da
observacdo das deformacbOes obtidas durante a escavacdo. S&o, portanto,
continuamente ajustadas. Busca-se manter as deformagfes, como a convergéncia,
controladas. Estas devem ser suficientes para mobilizar a resisténcia do solo, mas
pequenas o bastante para evitar o desconfinamento elevado, e consequente perda da
capacidade resistiva (Kolymbas, 2005).

A teoria por tras do método envolve a ativacdo do efeito arco, resultando na
formacdo de um anel de suporte no solo que envolve a escavagdo. Este efeito €
entendido como o desvio das linhas de fluxo do campo de tensdes do macico ao redor
da cavidade, o qual cria uma regidao de aumento de tensfes ao lado das paredes da
escavacao (Lunardi, 2008).

Figura 5 - Efeito arco em meio plano infinito — desvio do fluxo das tensdes principais

ARCH EFFECT

Fonte: Lunardi, 2008

Encarado como uma filosofia na escavagdo de tuneis, os principios mais

relevantes do método NATM sao:

- O principal suporte da cavidade é o macico circundante.

- As deformacdes do macico e do suporte devem ser rigorosamente observadas.



27

- Os suportes necessitam ser aplicados no tempo correto, de acordo com as
caracteristicas geomecanicas do macico.

- A extensédo do tunel a ser deixada sem suporte durante a escavacao deve ser
a menor possivel. Preferencialmente seguir a frente da escavacdo em sec¢ao plena,
ou com o minimo de parcializagdes necessarias e com o menor tempo de ciclo entre
escavacao e aplicacdo do suporte.

- A rigidez dos suportes deve ser compativel com o macico, de forma a se
obterem deformacgdes seguras.

- A geometria da escavacao deve evitar descontinuidades acentuadas para que
nao surjam concentracdes de tensao.

(CBPO e Figueiredo Ferraz, 1994)

Histérico

O conceito do NATM foi desenvolvido entre os anos de 1957 e 1965 por
especialistas austriacos em tuneis, notadamente LadislausvonRabcewicz. Neste
periodo, foram consolidadas as ideias do método que ficou restrito a Europa Central,
Italia e Suécia. Somente com a publicacdo de dois artigos no final de 1965, de autoria
de Rabcewicz, que o NATM teve repercussao mundial, alastrando sua aplicacao fora
da Europa. No Brasil, chegou com a execuc¢do da Rodovia dos Imigrantes, em 1970
(CBPO e Figueiredo Ferraz, 1994). Atualmente, ja foram executados obras com as
mais variadas condi¢des do solo, dimensdes da escavacao e cobertura. Destacam-se
obras como a ampliagdo da extensédo da linha norte e as estagbes Brigadeiro e

Trianon-Masp do metré de Sao Paulo e trechos do metrd de Salvador e de Brasilia.



Figura 6 - Tanel em NATM da estacéo Higiendpolis do metré de S&o Paulo

Fonte: Medeiros, 2006
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Para exemplificar as possibilidades de aplicacdo do método, tomando como

base as experiéncias em solo nacional, a tabela a seguir apresenta alguns dados de

geometria, materiais e tempo de execucdo de tuneis realizados em NATM no Brasil

pela empresa Solotrat, que foi consultada para a producéo deste trabalho:

Tabela 1 - Exemplos de obras realizadas em NATM

Dim§n§ﬁes Dimensz")es~ da| Espessura Cobertura | Extensio Tempo de Escavacao
Identificagéo N° | ANO Uteis escavagdo {do concreto Armagéo (tu?:::.de
F(m)[ (m?) [@m)| (m? (cm) (m) (m) 12h) m3/turno
Hosp. N. Sra. de Lourdes 1 |ago/96| 3.40 [ 9.08 | 3.64 | 10.41 12 3.30 322 CPAF 25 134
2 18 | 254 | 2,04 3,27 12 70al111 35,2 CPAF 82 14
Adutora Rio Grande SABESP / Carioca M2 juliog | 2 314 | 224 | 394 12 70a11,1 220 CPAF 176 4,9
pogo 4 1256 448 | 15,86 12 719 CPAF+CPAT
3 7,85 | 483 | 845 | 56,08 30 6,7 21 CPAT 63 18,7
Supermercado Andorinha T mai/99| 51 | 204 | 54 | 23,61 20 3,65 21 CPAF 26 19,1
4a 3 7,07 | 3,24 8,24 12 3,65 10,7 CPAF
Camargo Corréa / Av. Paulista 5 |abr/00|150 | 1.77 | 1.74 | 237 12 4.00 60.0 CPAF 37 38
Triangulo do Sol / Araraquara 6 |[abr/00|5.40 | 23.00 | 6.00 | 27.80 30 7.00 815 CPAF 164 13.8
Cons. Construtor / Ribeirdo Preto 7 |abr/00|1.60 | 2.01 | 1.82 2.60 11 4.00 23.0 CPAF 21 2.8
CESBE / Aguiarnépolis / TO 8 | jul/00 | 8.15 [ 52.00 | 8.75 | 60.00 30 3.00 69.0 CPAF+CPAT 290 143
R.Traipu / Pacaembu 9 | jul/loo | 2.75 | 6.00 | 3.05 7.30 15 0.35 220 CPAF 21 7.6
Moraes Dantas / Renault - (Prensa) 10 |jan/O1 | 4.60 | 16.60 | 5.16 | 20.90 28 2.50 495 CPAF 92 11.2
Moraes Dantas / Renault - (Acesso ao Fosso - 37°) 11 |jan/01 | 2.60 | 5.30 | 2.96 6.90 18 4.10 12.7 CPAT 30 29
TRWI/ Trés Coragdes 12 |jullo1l | 1.72 | 2.32 | 2.06 3.30 14 0.70 227 CPAF 20 3.7
13a 4,62 (16,75 544 | 23,62 40 0al2,0 233 CPAT 163 34
13b 4,34 (14,77 | 515 | 20,86 40 0al2,0 4.8 CPAT 24 4,2
SERPAL Votorantim (tlneis 13a e 13c tem 29°) 13c |novi01 | 2,68 | 5,64 | 3,48 9,62 30 0al2,0 20,4 CPAT 60 33
13d 2,68 | 564 | 3,28 8,45 30 0al20 9,5 CPAT 20 4
13e 95 | 4,55 (altutil) 5,35 (alt. escavacéo) SALAO CPAT
Terramoto/ CPTM/ Osasco 14 |jan/03| 292 | 6.7 | 3.42 | 9.2 r 25 0a25 32,0 CPAF+CPAT 60 4.9
OBRAS COMTRABALHO EM2 TURNOS: 2,6,8,10,13a,13b,13c, 13d, 14
Legenda:
CPAF — Concreto Projetado Armado com Fibra
CPAT - Concreto Projetado Armado com Tela

Fonte: Zirliset al, 2003
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Em relacdo ao uso do NATM em passagens inferiores, que € o objeto deste
trabalho, podem-se citar dois casos de interesse da tabela anterior.

O primeiro é o caso identificado como Triangulo do Sol/Araraquara, no qual, para
a melhoria da drenagem do Ribeirdo do Ouro, que passa sob a Rodovia Washington
Luiz, km 272, optou-se pela execucdao de uma segunda passagem escavada sob o
aterro da rodovia, paralela a existente. O solo escavado do aterro correspondia a uma
argila arenosa, pouco siltosa, com SPT variando entre 5 e 20 golpes. A obra resultou
numa se¢ao com altura de 6,00 m e cobrimento de 7,00 m. A extenséo total € de 81,50

m.

Figura 7 - Esquema da geometria da escavacéo

6.00m
Se a0 Longitudinal

Fonte: Zirliset al, 2003

Secao Transversal

Figura 8 - Emboque do tunel

Fonte: Zirliset al, 2003
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O outro caso, identificado como CESBE/Aguiarnépolis/TO, visou permitir a
passagem da Ferrovia dos Carajas sob a rodovia BR-226 Belém-Brasilia,
imediatamente apos a travessia do Rio Tocantins. A geometria da secéo possui 8,75
m de altura com uma cobertura de 3,00 m, escavada com parcializagéo da se¢cado em
uma argila pré-adensada, por uma extensdo de 69,00 m.

Figura 9 - Esquema da geometria da escavagéo

Secdo Transversal Secao Longitudinal

Fonte: Zirliset al, 2003

Figura 10 - Detalhe do emboque em cortina atirantada

Fonte: Zirliset al, 2003

Método
Para o definicdo do projeto da secdo e da execucao da obra, € fundamental uma

investigacdo das caracteristicas geoldgico-geotécnicas do macigo, como tipo de solo,
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estado de tensdes, parametros de resisténcia, de deformabilidade e condi¢des
d"agua.

Dependendo das condi¢des locais, bem como das dimensdes da secao de
escavacao, diferentes medidas podem ser tomadas para a realizacdo do tunel.

Ao remover-se 0 solo, acarreta-se o progressivo alivio de tensdes e aumento de
deformacdes, que se dao na forma de convergéncia da cavidade escavada, extrusao
da frente de escavacdo e pré-convergéncia do solo nas adjacéncias da frente
(Lunardi, 2008):

Figura 11 - Tipologias de deformacéo

1 « Extrusion
Typologies of deformation 2 - Preconvergence
3 - Convergence

(gl gy -

ek 0 B
N L

k = == = Preconvergence of the cavity

= == = Convergence of the cavity

Fonte: Lunardi, 2008

Com o alivio de tensfes e aumento das deformacdes, inicia-se a mobilizacdo da
resisténcia do macico. A aplicacdo do suporte deve acontecer no momento adequado,
guando ja ocorreu deslocamento suficiente para que o maci¢co desenvolva a maxima
capacidade portante e descarregue o minimo no suporte inserido. Se aplicado tarde
demais, a deformacdo exagerada deflagrard a perda da resisténcia do solo, que
passara a ser totalmente sustentado pelo suporte. Aléem do momento de entrada, é
necessaria a adequacao da rigidez do suporte. Se esta for elevada, absorvera grande
parte da carga que deveria passar pelo macico. Se for baixa demais, deixara o0 macico

livre para deformar até a ruptura.
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Figura 12 — Interacdo solo-suporte
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Fonte: Solotrat, 2015

O colapso pela deformacédo excessiva e consequente perda da capacidade
portante se traduz no tempo de auto-sustentacdo, que depende das caracteristicas do
macico e do tamanho da frente de escavacdo. Desta forma, devem ser adotados
tempos de ciclo entre escavacéo e aplicacéo do suporte compativeis com este periodo
no qual o solo fica sem escoramento. Uma forma de melhorar este fator,
principalmente em secdes transversais finais de grande dimensao, é parcializar a
escavacdo em secdes menores, 0 que aumenta o0 tempo de auto-suporte
(Campanhaet al, 1998). Ha o inconveniente da perda de material com a demolicao da

camada de suporte proviséria interna a geometria final.
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Figura 13 - Exemplos de parcializacdo da escavacgao

T1

T3

Fonte: Solotrat, 2015

As medidas de deformacdo durante a escavacdo sdo de extrema importancia
para o acompanhamento da escavacado, pois balizam a tomada rapida de acfes
corretivas, como o reforco do escoramento, em caso de indicios de inicio do processo
de colapso.

A definicdo do suporte depende do modelo geomecéanico feito a partir das
investigacdes do macico, o qual pode ser adaptado durante a escavacéao, face aos
comportamentos obtidos na obra. O concreto projetado armado com fibras ou com
telas é o principal elemento de suporte aplicado, devido a sua versatilidade em se
adaptar a qualquer superficie, preenchendo os vazios. Evita deste modo
desplacamentos e acomodacdes ndo desejadas do macico, melhorando a interagéo
solo-estrutura. Faz-se o uso também, de acordo com a necessidade, de cambotas
metalicas devidamente encunhadas como medida inicial de suporte, refor¢o e gabarito
para a forma final, e de tirantes para estabilizacdo do macico circundante.

E importante o fechamento da estrutura com o arco invertido seguindo o avango
da frente de escavacdo a uma distancia ndo muito defasada, pois esta medida torna
a estrutura mais rigida aos esforgos e propicia uma distribuicdo melhor da tenséo no
solo abaixo. Isto diminui os recalques do trecho a frente, em arco ndo completo, que
pode ser imaginado como estando em balanco (CBPO e Figueiredo Ferraz, 1994).

Conforme a condi¢do do solo e da altura da cobertura, € feito o tratamento da
frente de escavacdo com grampeamento ou presenca de cunha de estabilizacdo. Ja
a aboboda do teto pode ser refor¢cada, antes da escavacédo da face, com enfilagens,
injecdes de cimento, congelamento e Jet-Grouting (Campanhéet al, 1998).
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Equipamentos

Os principais equipamentos utilizados nas escavacdes em NATM, excetuando
casos especiais, estdo relacionados a seguir, por atividade. Pode ser necessario um
conjunto gerador para fornecer energia aos equipamentos na eventualidade de esta

nao estar disponivel, seja por falta de rede préxima ou por queda temporaria.

- Escavacao

A escavacao pode se dar de diversas formas, conforme tipo de material, passo
de avanco, volume escavado e outros fatores. Em macicos de solo, podem ser
utilizadas retroescavadeiras e escavacdo manual para volumes mais baixos, como em

regides menores inexequiveis com equipamento mais pesado.

- Suporte

Projecao de concreto: o concreto projetado evolve a utilizacdo de equipamentos
como maquina de projecao, betoneira, alimentadora continua, dosador de aditivo,
bomba de agua e compressor (Campanhéaet al, 1998).

Atirantamento: o atirantamento das laterais do tunel para a melhora da
sustentacao necessita de equipamentos especificos como perfuratriz, bomba de agua,
compressor, bomba injetora, misturador, agitador, macaco e extensémetros (Solotrat,
2015).

Enfilagens: sdo requeridos perfuratriz, bomba de agua, misturador, bomba de

injecdo e compressor (Solotrat, 2015).

- Instrumentacao

A instrumentacdo a ser utilizada para medicdo das deformagcbes do macico
conforme avango da escavacdo consiste em: marcos de superficie para controle de
recalques, tassdémetro para controle de recalques logo acima da calota, inclinbmetros
para detectar movimentos laterais e frontais e pinos internos para medicdes de
convergéncia. Para monitoramento das condicbes de agua, lanca se méao de
piezbmetros para verificacdo da pressao hidraulica e indicadores de nivel d"agua para

controle no nivel freatico (Solotrat, 2015).
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5.2 Cravacéo de Galeria Pré-Moldada

Definicdo

A cravacao de galerias pré-moldadas € um método de confeccionar tuneis
retangulares abaixo de rodovias, ferrovias, aeroportos entre outras estruturas. Este
método evita que sejam necessarias a interrupcao e a realocacdo da via acima para
confeccdo da passagem inferior (FHWA, 2009), se encaixando, assim, nas
necessidades do projeto em estudo.

Histérico

O método em questdo originou-se, na década de 1960, como uma adaptacéo
da cravacdo de tubos por atuadores hidraulicos no solo. Nesta adaptagéo, esteve
presente a necessidade de um tunel em formato retangular a uma profundidade e com
interferéncias na superficie que inviabilizavam a escavacdo de trincheiras para a
alocacao das galerias. Desta forma, foi desenvolvido um método capaz de satisfazer
as tais condi¢cdes (MAMAQANI, 2014).

Ha alguns casos interessantes realizados desta maneira no mundo, dentre
eles, o Big dig em Boston, nos Estados Unidos. Esta obra foi descrita como sendo o

maior projeto de engenharia civil na histéria da América (POWDERHAM, ca. 2004).

Figura 14 - Galeria pré-moldada inserida no subsolo de Boston
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Fonte: POWDERHAN, ca. 2004
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Esta obra, compreendida na zona central de Boston, em um complexo
rodoviario onde ha a intersecdo de sete rodovias, passando abaixo de uma ferrovia
com trafego de mais de 400 trens e 40.000 veiculos por dia. Acrescendo-se a estes
fatores, o solo no qual houve a insergéo das galerias era composto principalmente por
argila mole intercalada com depésitos de areia e, durante a escavacdo, foram
encontrados obstaculos como tubulacbes de fibra Otica e antigas fundacdes
(POWDERHAM, ca. 2004).

As elevadas dimensfes das galerias, 24 m de largura e 12 m de altura, o que
justifica o titulo de maior obra deste tipo jA executada, e o grande sucesso da
tecnologia adotada fez com que a Federal Highway Administration dos EUA
estabelecesse um programa para o compartilhamento do conhecimento obtido com a
obra para que outras experiéncias com esse método ficassem facilitadas (WOOD,
2001).

Método

O método consiste na insercao de galerias pré-moldadas de concreto no solo
concomitantemente com a escavacao do solo a sua frente. Ele se baseia numa
sequéncia sucessiva de passos para a insercdo de galerias sob uma via em
funcionamento. A seguir, serdo descritos as etapas e 0s elementos que fazem parte
deste método:

o Preparacao da galeria: nesta etapa, a galeria € confeccionada adjacente ao local
da sua insercdo. Esta galeria de concreto pode ser moldada no local ou
composta por segmentos menores pré-fabricados que sdo encaixados em
sequéncia na area destinada a montagem da estrutura. Para tanto, a area
adjacente ao local de inser¢cdo deve apresentar uma fundagdo adequada de
modo a suportar a carga proveniente do peso da estrutura, isto € garantido pela
execucao prévia de uma laje sobre a qual se dara todo o processo de construcéo
e movimentacao da galeria. A figura a seguir mostra esta etapa.
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Figura 15 - Galeria pronta para a instalacéo
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Fonte: Adaptado de ALLENBY e ROPKINS, 2007

Alguns elementos passiveis de explicacdo estdo apresentados na figura acima.
e Base de reacéo:

A base de reacdo tem a funcdo de dar suporte a estrutura a ser inserida além
de fornecer a reacdo necessaria a acao dos atuadores hidraulicos responsaveis pela
movimentacao da galeria.

Para ilustracdo, a figura abaixo mostra a alocagédo dos atuadores hidraulicos.
Nota-se que eles séo fixados na galeria pré-moldada, de modo que a reagédo na base
seja feita por meio dos espacadores que sdo colocados ap0s certa movimentacao da
estrutura para garantir o alcance dos atuadores. No caso mostrado na figura, verifica-
se ainda a necessidade de uma protensdo da base de reagdo para evitar rupturas
localizadas.

Figura 16 - Detalhe dos atuadores hidraulicos

Galeria
pré-moldada

Espacadores Atuadores Hidraulicos
Base de reacao

Fonte: FHWA, 2009
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e Anéis de distribuicdo de carga:

Os anéis de distribuicdo de carga sdo compostos por perfis metalicos cuja
funcao €, de certa forma, uniformizar a carga aplicada pelos atuadores hidraulicos de
modo que nao se crie tensdes muito elevadas em pequenas areas de concreto, o que
poderia acarretar rupturas localizadas por puncionamento, por exemplo. A figura
abaixo mostra a insercéo de um anel de distribuicdo de carga para a cravagéo de uma

galeria de pequenas dimensodes.

Figura 17 - Anel de distribuicdo de carga dos atuadores

p

Fonte: TAVAKOLI, 2012

e Sistema anti-arraste:

Os sistemas anti-arraste sdo compostos por elementos que tem a funcéo de
diminuir o atrito entre o solo e a estrutura além de evitar que o solo seja carreado
durante a insergéo da estrutura no macico (ALLENBY e ROPKINS, 2007). Um tipo
desse sistema baseia-se na injecao, na interface concreto/solo, durante a insercdo da
estrutura, de lama bentonitica, de modo que se garanta a manutencao da estrutura do
solo e evite que este sofra grandes movimentacdes durante o processo (MAMAQANI,
2014).

Outro tipo de sistema anti-arraste é composto por cabos de aco instalados em
Série, tanto no teto quanto na base da galeria, de modo que, quando da movimentacao
da galeria, as bobinas deste material giram liberando cabo para o contorno da
superficie em contato com o solo (FHWA, 2009). Juntamente com os cabos,
recomenda-se o bombeamento de lama bentonitica na face recém escavada. A figura

abaixo mostra um detalhe da disposicdo dos cabos no teto da galeria. Nota-se que
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ndo ha um grande rigor na disposi¢ao destes por se tratar de um método empirico que

se mostra eficiente.

Figura 18 - Detalhe interior das galerias com sistema anti-arraste

Fonte: ALLENBY e ROPKINS, 2007

Além desse tipo de sistema evitar que haja o carreamento do solo e atrito
exagerado entre 0 solo e a estrutura, ele cria uma acdo contraria a reacao dos
atuadores hidraulicos, como mostrado na figura abaixo.

Figura 19 - Cargas durante a insercéo da galeria
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Fonte: Adaptado de ALLENBY e ROPKINS, 2007

Durante a insercédo da galeria, a carga de reacao do atuador na laje de apoio
da estrutura é equilibrada, caso se utilize cabos de aco engraxados como sistema
anti-arraste, pela reacao no leito abaixo da placa e pela reagéo do sistema anti-arraste
de solo do teto ancorado sobre esta placa. H4, portanto, um alivio das cargas que
chegam ao solo.

Forca atuador = Reacao do solo + Reac¢do do sistema anti — arraste do teto (1)



40

Na Figura 19, verifica-se, ainda, que ha um momento atuante (MA) devido a
excentricidade da forca aplicada pelos atuadores hidraulicos. Este momento é
equilibrado pelo momento de restauracdo (MR) resultado do peso da galeria e das
sobrecargas atuantes sobre ela. Estes momentos ndo seriam relevantes caso o centro
de aplicacao de forca pelos atuadores fosse o0 mesmo centro de atuacdo das forgas
de atrito (das laterais, teto e base da galeria). Por outro lado, a excentricidade da forca
dos atuadores pode se fazer presente devido as elevadas cargas de reacao que estes
aplicam sobre a base, ndo sendo possivel, pois, distribuir os atuadores no perimetro
da galeria de modo que o centro dos seus esfor¢cos coincida com o centro dos atritos
desenvolvidos.

e Escudo:

A frente da galeria deve apresentar uma estrutura que penetre no solo e dé
sustentacdo a este durante a escavacdo. Isso € conseguido com uma estrutura
lamelar, de a¢co ou de concreto, que setoriza a frente da galeria e cria nichos para
escavacdo. Desta maneira, acima da galeria na frente de trabalho havera sustentacéo
necessaria para quando for retirado o solo abaixo. A figura a seguir mostra a estrutura

em questao.

Figura 20 - Detalhe do escudo presente na frente da galeria

Secao de aco utilizada
= para penetrar no solo
" | induzindo estabilidade

Secao de concreto
para cortar e
estabilizar argila

Fonte: Adaptado de ALLENBY e ROPKINS, 2007
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Os esforgos que atuarao na face frontal do escudo devem ser cuidadosamente
verificadas de modo que se evite rupturas e danos a este (ALLENBY e ROPKINS,
2007). A composicéo do escudo (aco, concreto ou misto) deve ser pensada de acordo
com o solo que este ir4 penetrar e, como descreve Allenby e Ropkins, 2007, esta
estrutura deve ser projetada de acordo com as condicbes do solo previstas nas
investigacoes, devendo ainda ser confeccionada de modo a manter a integridade da
via acima.

Os mesmos autores enfatizam outras caracteristicas dos escudos, dentre elas:
0 tamanho dos nichos. As dimensdes devem ser planejadas de acordo com a forca
de atrito desenvolvida nas suas faces (estando de acordo com a reacéo nos atuadores
hidraulicos e na base de reacdo) e com a capacidade de suporte do solo na frente
aberta de escavacéo.

e Berma temporaria:

Este componente serve para dar suporte a fase final de escavacdo. Quando a
frente de escavacdo chega a face final da berma, esta tera servido para evitar que
houvesse perda de solo do aterro que sustenta a via acima evitando, assim, possiveis
desestabilizacGes deste aterro.

A berma temporaria pode ser substituida por outras formas de contencao que
seja possivel a sua retirada para passagem da galeria. Quando feita em solo, esta
contencéao fica facilitada pois pode ser simplesmente escavada para a passagem da
galeria.

e Controle do solo:

Durante a escavacéao, solos moles provavelmente precisardo de algum tipo de
pré-tratamento para que seja garantido o tempo de auto-sustentacdo durante a
insercéo da galeria (FHWA, 2009).

Os tipos de pré-tratamentos estdo enumerado em FHWA, 2009, sendo eles:
métodos de grauteamento, congelamento do solo e drenagem, sendo escolhido de
acordo com as caracteristicas pertinentes a cada caso. Pode ser possivel que haja
uma insercao da galeria sem a necessidade de tratamento do solo, porém, este deve
ser analisado de forma que se sustente durante toda etapa de escavacao e insercao

da estrutura.
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e FEtapas subsequentes:

Apés a preparacdo da galeria, esta passa a ser inserida no aterro em ciclos de
escavacao e cravacao. A galeria é fortemente pressionada contra o solo, logo apds
faz-se escavacéao de, tipicamente, 15 cm frente da galeria e, novamente, um avanco
de 15 cm da galeria até pressionar o solo. Assim, sucessivamente, até a insercdo de
toda a estrutura (FHWA, 2009).

Finalizado a insercdo, ha a confeccdo das contensdes laterais no emboque e
na saida do tunel utilizando um dos diversos métodos conhecidos de contencéo de

taludes. ApoOs esta etapa, a estrutura esta pronta pra receber os acabamentos
necessarios e 0s equipamentos para passagem da via inferior.

A figura a sequir ilustra as etapas descritas anteriormente.

Figura 21 - Etapas da insercéo da confec¢éo da passagem inferior
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Fonte: Adaptado de ALLENBY e ROPKINS, 2007

Para que sejam absorvidas as irregularidades da estrutura, normalmente faz-
se uma escavacao do teto e laterais um pouco maior que a dimensdo necessaria para

a galeria. Além deste motivo, este over cut é desejavel para diminuir as pressdes entre
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a superficie e o solo e, consequentemente, diminuir o arreste de material além de
remover totalmente obstru¢des do perimetro da galeria (FHWA, 2009). Esta regido em
gue havera um vazio entre a estrutura e o solo providencia um espaco para o
bombeamento de lama bentonitica, e, em contrapartida causa um recalque do solo
acima (MAMAQANI, 2014).

Deve-se, portanto, buscar a escavacdo mais justa quanto possivel as
dimensdes da galeria, com isso, FHWA, 2009, apresenta os valores normalmente
adotados para as tolerancias das formas de concretagem das galerias de modo a se
evitar um over cut muito grande, tolerancias essas de 10 mm para a base e 15 mm

para as paredes e teto das galerias.
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5.3 Enfilagens de grande didmetro para confec¢éo de portico

Definicdo

As enfilagens de grande diametro para confeccao de pértico constituem um
método apropriado para a execucdo de passagens inferiores, quando se deseja
utilizar um método ndo-destrutivo com restricdes de cobertura.

Historico

O método de execucdo de passagem inferior em questéo ja foi realizado com
sucesso nas estacdes Trianon — Brigadeiro, Clinicas e Consolacédo do Metré de Sao
Paulo, na Via Anhanguera km 14, na passagem sob a Avenida Herculano Bandeira
no Recife, PE, na passagem inferior da Radial Leste sob os trilhos do Metrdé de Séo
Paulo, entre outros.

Método

O método das enfilagens de grande didmetro para confeccdo de portico
consiste na execucao das fundacdes, até a cota onde seréo apoiadas as vigas portais.

Concomitantemente a execucdo das fundacles, inicia-se 0 processo de
cravamento das enfilagens. Existem diversos processos para a execucdo das
enfilagens, sendo eles divididos em processos de cravacdo estatico, onde uma
estrutura de reacao se faz necesséria, e em processos de cravacao dinamica, no qual
€ necessaria atencédo as vibragdes geradas. A Figura 22 e a Figura 23, exemplificam

0 método de cravacado dinamica.

Figura 22-Maquina pneumatica de cravacgao dinamica

Fonte:http://www.sondeq.com.br/
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Figura 23- Método dindmico de cravacéo

Fonte:http://www.sondeq.com.br/

Finalizado a cravacao das enfilagens, inserem-se as armaduras (Figura 24) e,
em seguida, elas sao concretadas. A Figura 25, mostra o resultado da concretagem.
Apés a concretagem das enfilagens, inicia-se a execucdo das vigas portais que

sustentardo as enfilagens.

Figura 24 - Inser¢éo das armaduras na viga tubo

Fonte: Maffei Engenharia
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Figura 25 - Enfilagens concretadas e esperas

Fonte: Maffei Engenharia

Assim que a estrutura finalizada obtiver a resisténcia necesséria, inicia-se o
processo de escavacao feita pelo método invertido, em tunel. A Figura 26 mostra o

aspecto da estrutura durante a escavacgao e a execucao das contencoes.



a7

Figura 26 - Estrutura durante escavacao

Fonte: Maffei Engenharia

A Figura 27 ilustra todas as etapas do método construtivo.



1- Execucéo
das fundacdes

2- Cravacéo das
enfilagens

3- Execucéo
dasvigas
portais

Figura 27 — Etapas do método das enfilagens de grande diametro
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5.4 Componentes Pré-Moldados

Definicdo

Esta alternativa foi elaborada pelos alunos em conjunto com Prof. Dr. Rui
Nobhiro Oyamada, orientador do trabalho. Comparando com os outros métodos, é a
alternativa que mais interfere na via férrea durante sua construgéo, pois € prevista sua
breve destruicao e reconstrucdo durante o periodo noturno.

A criacdo deste método foi motivada pela intencdo dos alunos poderem
elaborar sua propria proposta e adotar métodos construtivos mais simples e
conhecidos que as alternativas anteriores.

O método utiliza elementos pré-moldados para a concepcédo da superestrutura
agilizando o tempo de obra. Para construi-la, € necessario a destruicdo do trecho
ferroviario que intercepta o local da passagem inferior e reconstrucdo posterior.

Adota-se a escavacado pelo método invertido, ou seja, em primeira etapa se
constréi os componentes da passagem inferior em ordem: fundacéao e pilares, lajes e
vigas, reconstrucdo do lastro e via férrea; em segunda etapa € feita a escavacao
interna do vao da passagem juntamente com as contencoes.

As fundag@es profundas da passagem fardo parte dos pilares dos pérticos, que
serdo conectados com a laje e vigas. As fundac¢des serdo construidas durante o
periodo diurno da obra e com total operacionalidade da ferrovia.

Durante as construcbes das fundacdes, a laje e as vigas (que serao
protendidas) poderdo ser moldadas no canteiro da obra e montadas formando um
Gnico elemento (um para cada véao). Este Unico elemento sera transportado por
guindastes e posicionado posteriormente na passagem. Devido ao transporte, este
estrutura deve ser projetada para suportar o transporte com armacao necessaria.

Deve ser previsto um periodo de paralisacao da via férrea para ser destruida,
posicionadas as lajes e vigas e reconstruida novamente (sublastro, lastro e estrutura
da linha férrea). Acredita-se que este processo ndo atrapalhara a operacéo da via,
pois sera executado durante o periodo noturno, em que a via férrea ndo é
praticamente utilizada.

Por ultimo, é executado a escavacao do aterro e solo existente internamente
no portico finalizado com retroescavadeiras e atirantamento e construcdo da parede

de contencéo sucessivamente.
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O método € simples, mas apresenta pontos criticos na constru¢éo do elemento
viga-laje, seu transporte e encaixe na estrutura. Assim como planejamento da
reconstrucdo da via férrea € de grande importancia para ndo ocorrer imprevistos que
possam interditad-la mais do que o periodo previsto.

Método

O método consiste de duas etapas: a estruturacdo da infra e superestrutura; e
a escavacao do solo interno a passagem inferior conjuntamente com as contencoées.

A construcao do pértico apresenta as seguintes fases:

Na primeira fase, executa-se a fundacgéo. As fundacdes serdo construidas com
a via férrea operando. Devido as grande cargas que serdo suportadas optou-se pela
fundacdo de tubuldo a céu aberto ou estacas escavadas. A definicdo do tipo de
fundacédo néo pertence a esta fase de estudo, portanto, com o pré-dimensionamento
das cargas e condi¢es do solo e aterros a serem escavados foram selecionados este
dois tipos.

Em seguida, serd escavada uma parcela do aterro e executada uma breve
destruicao da via férrea. A altura escavada € a altura da cota de fundo que a laje ficara
posicionada e encontro com os pilares.

Os 2 elementos pré-moldados no canteiro da obra incluindo vigas e lajes sera
icado com equipamento adequado a carga dimensionada e posicionara as duas lajes
em cada vao. Sera feito a fixacdo dos pontos moveis da estrutura.

Em seguida, a via férrea é reconstruida sobre a laje.

Apés a fase de construcdo da infraestrutura e superestrutura do poértico, é
executada a segunda etapa: a escavacao interna da passagem em conjunto com a
contencéo do solo nas paredes extremas dos vaos.

A Figura 28 ilustra todas as etapas do método construtivo em questao.



Figura 28 — Etapas do método dos componentes pré-moldados
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6 DADOS PARA AS ANALISES
Para que seja possivel o estudo das alternativas viaveis, posterior comparacao
e escolha da que melhor se encaixa ao caso em questéo, o presente capitulo busca

sistematizar os dados comuns a todas as analises.

6.1 Restricdes
O empreendimento possui restricbes que necessariamente deverdo ser
atendidas. As restricdes séo:
e Garantia de operacionalidade minima da via férrea
Devido a utilizacdo da ferrovia pelo sistema metroviario do municipio de
Teresina, interrupcdes no trafego acarretariam grandes transtornos aos usuarios e ao
sistema de transporte como um todo. Portanto, qualquer solucdo proposta deve
garantir minima ou nenhuma interrupcédoao funcionamento da via férrea.
e V&o minimo del6,50m de extensao
Para o empreendimento em questéo, fardo parte da secéo transversal da via:
3 faixas de rolamento de 3,5 m de largura por sentido, acostamento externo de 3,0,
acostamento interno (faixa de seguranca) de 0,60 m e um passeio de 2,40 m. A
dimensdo de vao minimo é recomendada pelo Manual de Projeto Geométrico de
Travessias Urbanas do DNIT (2009). A figura abaixo ilustra as dimensdes da abertura

minma da passagem inferior.

Figura 29 - Dimens&es da passagem inferior
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e Garantir gabarito minimo de 5,50m para a rodovia
Segundo DNIT (2009) para gabaritos verticais no pais, utiliza-se, usualmente,
5,50 m. O mesmo sera utilizado para o projeto em questao.
e Tecnologias Locais
Uma restricdo passivel de andlise € a disponibilidade da tecnologia necessaria
para realizacdo da alternativa escolhida. Sera escolhida uma alternativa que seja
viavel frente a mao de obra e recursos disponiveis na regido ou por empresas que

realizam este trabalho pelo pais.

6.2 Parametros Geotécnicos
A partir dos resultados das sondagens da Figura 3, estimaram-se o0s
parametros geotécnicos apresentados na tabela abaixo. A coeséao foi estimada pela
correlacdo proposta por Teixeira e Godoy, 1998, que diz:
¢ = 10N, [kPa]

Tabela 2 - Parametros do solo

. Espessura Y o
Solo Tipo Detalhes camada (m) SPT (kN/m?) ¢ (°) | C(kPa)
Marrom pouco

1 Silte argiloso | 2marelado, tragos 1 16-25| 20 0 205

de matéria
organica

> Silte argiloso, Marrom pouco 0-2 14 -32 20 22 230

duro amarelado

Como néo hé investiga¢gbes do aterro, as estimativas dos pardmetros desse
solo seréo feitas baseando-se em Cruz, 1963. Para verificagao das estimativas, o Prof.
Dr. Waldemar Hachichi?! foi contatado. As estimativas séo:

- Aterro composto por um solo argiloso;

- Peso especifico y = 20 kN/m?;

- Coeséo ¢ = 100 kPa

- Angulo de atrito ¢ = 0°;

1 As estimativas foram apresentadas ao Prof. Waldemar Hachichi da Escola Politécnica da USP
gue consentiu com os parametros desde que sejam utilizados para uma analise inicial, sendo
necessario um refinamento para etapas futuras do projeto.
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6.3 Cargas Atuantes

As cargas aplicadas as estruturas deveréo ser levantadas considerando:

e Peso do solo acima da estrutura;

e Trem-tipo TB360;

e Empuxos horizontais (quando necessario);

e Peso proprio da estrutura.

O trem-tipo TB360 é o mais pesado carregamento ferroviario normalizado no
Brasil.

Ele é composto por 4 eixos espacados de 2,0 m entre eles e uma sobrecarga
distribuida de 120 kN/m onde ndo hé& aplicagéo das cargas dos eixos (NBR 7189).

A figura abaixo mostra a composi¢cao deste carregamento.
Figura 30 - Trem-tipo TB360 vista longitudinal
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7 ANALISE DAS ALTERNATIVAS

7.1 NATM

Modelagem

Para uma andlise preliminar da viabilidade da execucdo da passagem inferior
em tunel pelo método NATM, considerou-se uma primeira verificagdo da situacgéo final
do tlinel em sua secdo média, com carater de estudo inicial. E sabido que as
condicGes durante a escavacao muitas vezes sao mais severas do que na estrutura
pronta. Mesmo os emboques possuem particularidades de devem ser previstas e
projetadas de forma adequada. Entretanto, devido ao maior detalhamento exigido
para esse nivel de aprofundamento no projeto da solucdo, o qual inclusive € sujeito a
revisdo constante conforme avanco da obra, optou-se por deixar este estudo para a
etapa posterior do trabalho, no caso de o NATM se mostrar a melhor solucéo frente

as outras pesquisadas.
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a) Definicdo da secéo

De acordo com a Instrucéo de Projeto de Tuneis do DER/SP (2005), o projeto da
secdo transversal deve ter sua geometria verificada através de calculos, mas definida
de forma a minimizar a 4rea escavada, comportando 0 espaco necessario pelos
elementos que irdo ocupar o interior do tanel.

Segundo Kolymbas (2005), as formas mais utilizadas que fazem o revestimento
trabalhar apenas a compressao sdo as circulares, de raio Unico, e as de perfil mouth,
nas quais ha variagdes nos raios. Estas ultimas se mostram melhores para comportar
secoes retangulares nas quais a base € maior que a altura, pois o arco invertido pode
ter raio maior, diminuindo a area total necessaria. Isto economiza em escavacao e
material de enchimento. Para o projeto deste tipo de sec¢éo, sdo recomendadas as

seguintes observacoes:

- A razao entre raios adjacentes ndo deve ser maior que 5.

- O menor raio ndo deve ficar abaixo de 1,50 m.
Ainda em Kolymbas, além das recomendacdes anteriores € apresentada uma

forma pratica para estabelecer a geometria da secdo numa primeira aproximacao,

com base em relagdes entre os raios, conforme a figura a seguir:

Figura 31 - Relagdes entre raios

3/8r r
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| 2r

Fonte: Kolymbas, 2005
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Dadas as informacdes obtidas, a definicdo da secao para este estudo preliminar

seguiu 0s seguintes critérios:

- Formas circulares, conforme principio do NATM.
- Minimizagédo da é&rea, levando em conta elementos obrigatorios da secéo
transversal da via e suas respectivas dimensoes.

- Posicionamento da secdo em compatibilidade com as dimensdes do talude.

O véo livre necessario para vencer toda a largura da avenida, com as duas
pistas, uma por sentido, resultaria huma altura de escavacdo incompativel com a
altura disponivel do aterro. Desta forma, partiu-se para o estudo de alternativas que
dividissem a secdo transversal da via em tdneis paralelos. Dois casos foram
produzidos a partir desta consideragao.

O primeiro, alternativa 1, divide a passagem em dois tuneis principais, cada um
contendo uma pista com trés faixas de 3,50 m, acostamento de 3,00 m e faixa de
seguranca de 0,60 m, mais dois tuneis secundarios para os passeios de 2,00 m que,
por possuirem pequenas dimensfes, ndo foram considerados como elementos
criticos, portanto ndo sdo estudados a fundo nesta etapa.

O segundo, alternativa 2, consiste em quatro taneis de mesma secao, dois por
sentido. Ocorreria a divisdo das faixas de cada pista em dois tuneis: um com duas
faixas de 3,50 m mais faixa de seguranca de 1,05 m para cada lado e o outro com
passeio de 2,00 m, acostamento de 3,00 m, uma faixa de 3,50 m e faixa de seguranga
de 0,60 m.

Adotando as recomendacbes de Kolymbas, chegaram-se as seguintes

geometrias:



Figura 32 - Forma da secédo dos tlneis da alternativa 1 (medidas em metros)
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Figura 33 - Forma da secédo dos tlneis da alternativa 2 (medidas em metros)
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b) Definicdo da espessura de concreto
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Como visto em Couto (2011), a maioria dos textos que tratam do NATM
apresentam os principios relacionados a execucao, mas nenhuma formulacdo que
oriente sua utilizacdo. Segundo ele, hd métodos empiricos que se baseiam em
experiéncias de outras obras de caracteristicas semelhantes, nas quais o papel do
engenheiro é, baseado nas referéncias dos dados geométricos e geomecanicos bem
documentados, avaliar a reproducdo dos suportes que se mostraram eficientes. Ha
também meétodos de analise numérica, como o método dos elementos finitos (MEF),
gue permite a simulacdo de estruturas mais complexas e a consideracdo de varios
parametros, o que o torna instrumento Util dada a maior facilidade de analise de
diferentes solucdes.

Para o calculo preliminar da espessura do revestimento de concreto projetado,
admitiu-se que, conforme Maffei (1995), a forca normal solicitante € igual ao produto
da pressao no suporte pelo raio da abertura. Idealmente, se o revestimento possuir
baixa rigidez a flexdo, a estrutura deformard para trabalhar apenas a compresséo,
com o esfor¢o normal constante. Desta forma, no trecho de menor raio, logo acima do
arco invertido, havera uma pressao maior no solo do que aquela que € descarregada
no arco superior, para que o produto de raio e pressao seja constante.

Pela deformacéo da estrutura, o solo lateral é deslocado para fora e compelido
a mobilizar a sua resisténcia passiva. E preciso verificar entdo se, para a geometria
definida, a pressao no solo nao ultrapassa a maxima passiva que este pode suportar.
Se for maior, deve-se alterar a forma da se¢&o ou considerar que o revestimento
trabalha a flexdo, o que diminui os esforgos laterais no solo.

Para a avaliacdo dos os carregamentos atuantes no topo da secdo e na
profundidade do menor raio, estimou-se um cobrimento minimo de 3,00 m, conforme
observado nas obras semelhantes apontadas no historico.

Em relagdo ao trem-tipo TB360, adotando um angulo de espraiamento de 30°

para o solo tem-se,transversalmente ao aterro:



Figura 34 - Corte transversal (medidas em metros)
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Qeivo = 5 4 = 34,1 kN/m? 3
Como:

Gmuitiagzo = 347 > qeixo = 34,1 kN /m? (4)
Adota-se:

Qtrem—tipo = Qmuitiaao = 347 kN /m? (5)

Portanto, considerando um peso especifico de 20 kN/m?3 para o solo do aterro, a

carga no topo do suporte é:
qd.total = (Gso10 + Qtrem—tipo) X 1,4 =(20x3+34,7) x 1,4 = 132,6 kN/mZ (6)

Como a relacéo entre o raio do arco superior e 0 menor € de 8/3, jA que ambas
as secoes foram definidas de acordo com os critérios sugeridos em Kolymbas, a

pressao lateral sera:
8 8
dd,lateral = qu,total = 3 x 132,6 = 353,6 kN/mZ (7)

Admitindo-se que, de acordo com as sondagens, o solo no qual estara embutida
a parte inferior da secédo é um silte argiloso duro com angulo de atrito interno de 22°,
calcula-se o coeficiente de empuxo passivo para verificar se a pressao lateral nao

ultrapassa a maxima de resisténcia passiva do solo:

K, = 1+sen(22) _ 2,20 (8)

1-sen(22)

Considerando que o nivel d’agua esta abaixo da cota inferior do arco invertido,
pois conforme sondagens ele localiza-se a aproximadamente 5 m de profundidade do
nivel do terreno natural, e assumindo peso especifico do solo do aterro e do silte

argiloso de 20 kKN/m3, tem-se:
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Alternativa 1:

Amax = Kp X 0y, = Kp X (Z Xy + cItremtipo) =2,2x[(8,87+3)x20+
132,6] = 814 kN/m2 > dd,lateral => ok! (9)

Alternativa 2:
Gmax = 2,2 %X [(6,18 + 3) x 20 + 132,6] = 695,6 kN /m?* > Qaaterar => 0k!(10)

Assim, ambas as alternativas apresentam, numa primeira analise, geometrias
compativeis com a hipotese de apenas forca normal constante solicitante no
revestimento.

Pode-se entdo passar para o0 pré-dimensionamento da espessura do
revestimento. Especificando uma resisténcia caracteristica de 15 MPa para o concreto

projetado, tem-se:

Alternativa 1:

Ny = qarora X 7 = 132,6 X 8,87 = 1176,2 kN/m (11)
N 1176,2
e = 0‘85::% = T = 0,13 m => adotado 20 cm (12)

Alternativa 2:

Ng = Qg totar X7 = 132,6 X 6,18 = 819,5 kN /m (13)
819,5
e =~ 500 — 0,09 m => adotado 20 cm (14)
! 1,4

Como as espessuras obtidas no célculo foram pequenas se comparadas as
obras destacadas no historico, adotou-se o minimo de 20 cm. As figuras a seguir

apresentam um estudo em corte do posicionamento das alternativas:
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Figura 36 - Alternativa 1 (medidas em metros)

]|

1
T
1

|

G i) ] i

5.50

o
CRISTA DO TALUDE
NPT R = R
|

80

3.30
3.00
=

iy

PE DO TALUDE

3.68

3.00 3.50 3.50 3.50

B0

18.25 9.00

52.86




64

Figura 37 - Alternativa 2 (medidas em metros)
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Nota-se que o cobrimento minimo adotado de 3,00 m para ambas as alternativas
levou ao rebaixamento dos tuneis em relacéo ao nivel do pé do talude, considerado o
nivel do terreno natural. Isto provocara o corte no terreno para acomodar as
declividades no perfil longitudinal da avenida necessarias a realizagdo de
concordancia de cotas.

Como o nivel d"agua esta a aproximadamente 5 m de profundidade em relacéo
ao terreno natural, ambas as solucdes, apesar dos rebaixos, apresentariam a cota da
avenida acima do nivel d"agua.

Para ambos os casos, foi considerado que o canteiro central € interrompido e a
ciclovia poderia ser desviada, apenas no trecho do tunel, para o acostamento,
diminuindo assim a largura da secéao.

Em relacdo a alternativa 2, percebe-se que, pelo afastamento das faixas de
mesmo sentido para a travessia em taneis diferentes, ocorrera um alargamento da
secao total. A concordancia em planta necesséaria estd esquematizada, de forma

apenas ilustrativa, na figura a seguir:

Figura 38 - Esquema da concordancia em planta da alternativa 2

— -

—

Modelos

Para melhor andlise de tensdes no solo e esforgos sobre o suporte, foi decidido
por um modelo simplificado de elementos finitos em estado plano de deformacdes,
com espessura de 1,00 m. Utilizou-se o softwareSAP200 v17.3. A principal hipétese
simplificadora foi assumir o solo como sendo o do aterro, homogéneo e isotrépico no
dominio da simulagdo. Outra hipOtese feita para esta primeira avaliacdo foi a

inexisténcia de nivel d"agua. Os parametros adotados para o solo foram:
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- Peso especifico de 20 kN/m3
- Médulo de elasticidade de 10 MPa (Argila muito rija, Godoy e Teixeira, 1998)

- Coeficiente de Poisson de 0,3 (Argila ndo saturada, Godoy e Teixeira, 1998)

Ja para o concreto, assumiu-se peso especifico de 25 kN/m3 e, com a resisténcia
caracteristica de projeto de 15 MPa, estimou-se 0 modulo de elasticidade inicial
conforme NBR 6118:

E, = ag X 5600 x /fck = 0,85 * 5600 * V15 = 18435 MPa (15)

Adicionalmente, reduziu-se a 10% a rigidez a flexdo da camada de concreto, com
o0 intuito de dar maior deformabilidade a estrutura imaginando-se pouco tempo entre
projecdo e solicitacdo. Assim, aumenta-se o0 esforco no solo para o qual este deve
resistir.

Quando aos carregamentos foram considerados apenas peso préoprio dos
elementos e trem-tipo da ferrovia, simulando uma fase logo ap6s o fechamento do
revestimento, para a qual ainda ndo ha a presenca de enchimento ou cargas de
veiculos da avenida.

As condicdes de contorno aplicadas nos nés foram:

- Bordas laterais: apoio horizontal.

- Borda inferior: apoio vertical.

Apresenta-se a seguir uma série de figuras mostrando, para ambas as
alternativas estudadas, a malha de elementos com os carregamentos aplicados, os
mapas de tensdo e de deslocamento no solo e os esforcos normais e de flexdo no
suporte.

Observacao 1: Os mapas de tenséao no solo da alternativa 1 tiveram cortes nas
laterais devido a presenca de distor¢des decorrentes do ajuste de elementos nos

cantos inferiores (elementos trialgulares alongados).
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Observacao 2: Os valores de deslocamentos correspondem apenas a aplicacédo
do carregamento do trem tipo em valor caracteristico, tendo em vista que o solo ja se
encontra naturalmente deformado por acéo de seu peso proprio.

Observacgéao 3: Valores normais positivos sao de tracao.

Alternativa 1:

Figura 39 - Malha e carregamento em kN/m (valor caracteristico)
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Figura 40 — Tensdes normais horizontais em kN/m?2 (valores majorados de calculo)
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Figura 41 - TensGes normais verticais em kN/m? (valores majorados de calculo — x103)

Figura 42 - TensGes normais maximas em kN/m?2 (valores majorados de calculo)
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Figura 43 - Tensdes normais minimas em kN/mz2 (valores majorados de calculo — x103)

Figura 44 — Deslocamentos horizontais em metros (x107%)
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Figura 45 — Deslocamentos verticais em metros (x10°%)
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Figura 46 - Esforco normal na camada de concreto projetado em kN (valores majorados de

calculo)
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Figura 47 - Momentos na camada de concreto projetado em kNm (valores majorados de célculo)

Alternativa 2:

Figura 48 - Malha e carregamento em kN/m (valor caracteristico)
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Figura 49 — Tensdes normais harizontais em kN/m?2 (valores majorados de calculo)

Figura 50 - TensBes normais verticais em kN/m? (valores majorados de célculo — x103)

42,

-78,

-115.

151,

-187,

-223,

259,

-295.

-332.

-368,

-404.

-440.

-0.09

-0.17

-0.26

-0.43

051

-0.60

-0.68

-0.77

-0.94

-1.02

gt 3

-1.19

72



Figura 51 - TensGes normais maximas em kN/m?2 (valores majorados de calculo)

Figura 52 - TensGes normais minimas em kN/m? (valores majorados de calculo — x103)
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Figura 53 — Deslocamentos horizontais em metros (x107°)
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Figura 54 — Deslocamentos verticais em metros (x107%)
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Figura 55 - Esforco normal na camada de concreto projetado em kN (valores majorados de
calculo)
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Andlise dos resultados

Algumas observacdes podem ser realizadas a partir dos resultados obtidos:

- Ocorrem tensdes horizontais de tragcdo no solo de cobertura nas duas
alternativas.

- Em ambas as alternativas, os esforcos normais no concreto, principalmente na
regido de menor raio, ultrapassam o estimado para o pré-dimensionamento da
espessura.

- Ha a presenca de esfor¢os de flexdo relevantes nos dois casos, na regiao de
menor raio. O arco superior apresentou bom comportamento neste aspecto.

- O solo contribuiu para confinar a estrutura lateralmente. Foi mobilizada reacao
passiva o suficiente para, mesmo na regido com menor raio, chegar-se a uma normal,
produto da pressao pelo raio, maior. Entretanto, o deslocamento ocorrido para
mobilizar esta resisténcia ocasionou maior achatamento da secao, a qual comecou a
trabalhar a flexdo nas laterais.

- Incorre-se a necessidade de maiores espessuras tanto pelas normais maiores
guanto pelo fato de as estruturas trabalharem a flexdo. H4, portanto, perda de
eficiéncia e gasto maior com materiais.

- Nao foi ultrapassada a pressdo maxima passiva horizontal em qualquer das
alternativas.

- A cobertura reduzida fez com que as cargas de solo e do trem tipo acima das
secdes fossem predominantemente resistidas pelas estruturas. E nitida nas imagens
de tensdes normais verticais a sua concentracao logo abaixo dos arcos de raio menor,
onde as estruturas descarregam no solo. Outra evidéncia € que ndo ha aumento
relevante de tensé@o normal vertical no solo das laterais.

- Sem o arqueamento expressivo das tensdes no solo, h4 maior solicitagdo na
estrutura. Novamente, perde-se em eficiéncia e economia.

- Para 0 modulo de elasticidade do solo adotado, o deslocamento vertical
maximo no nivel da ferrovia ficou em torno de 10 cm nas duas situacdes.

Redimensionando as espessuras de concreto para as maiores forgas normais

de cada alternativa, tem-se:
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Alternativa 1:

e= % = 0,31 m => adotado 35 cm (16)
! 1,4

Alternativa 2:

1680
= — = = |
e 0,85><151°f° 0,18 m => 20 cm ok! (17)

Considerando como trecho critico aquele de menor raio, o qual possui 0s
momentos e normais maximos presentes em ambas as estruturas, chega-se, através
de célculo das armaduras para se¢éo solicitada a flexdo normal composta (FNC), nas

seguintes distribui¢cdes de aco longitudinal (adotado para todo o tunel):

Alternativa 1
Principal: ®12,5¢/15 int. e ®12,5¢/25 ext.

Secundaria (minima): ®10c¢/30 int. e ext.

Alternativa 2
Principal: ®10c/25 int. e ext.

Secundaria (minima): ®8c/30 int. e ext.

Observacdo: utilizou-se o programa Normal versdo 1.3 para o célculo das
armaduras para secdo solicitada FNC (disponivel gratuitamente em

<http://lwww.cesec.ufpr.br/concretoarmado/normall.htm>, acesso em 15/06/2015).

Quantitativos

Utilizando o software AutoCAD para mensuracao de volumes e areas, produziu-
se 0 quadro abaixo com uma previsdo das quantidades envolvidas em cada
alternativa. Como nesta fase ainda néo se definiu em detalhes a geometria precisa de
todos os elementos da passagem, em planta e em corte, algumas simplificacdes foram

adotadas. Estima-se uma variacdo de 25% nos valores.


http://www.cesec.ufpr.br/concretoarmado/normal1.htm

Tabela 3— Quantitativos NATM
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ALTERNATIVA 1 | ALTERNATIVA 2
VOLUME DE ESCAVACAO (m3) - -
Taneis 14965 11736
Rampas (i=6%) 14760 8872
Total 29725 20608
VOLUME DE CONCRETO (m3) - -
Projetado 1300 852
Enchimento 5914 2307
CONSUMO DE ACO (kg) - -
Tuneis 53207 32028
Taxa (kg/m3 de conc. proj.) 40,9 37,6
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7.2 Insercao de galerias pré-moldadas

Neste tdpico sera analisado a viabilidade estrutural da alternativa em galerias
pré-moldadas inseridas por macacos hidraulicos.

e Parametros adotados:

- Resisténcia do concreto a compresséo: fck = 30 MPa;
- Médulo de elasticidade: E = 26.072 MPa ( E; =0,85x5.600x .,/ f, );

- Peso especifico concreto:y = 25,0kN/m3;

- Classe de agressividade: Classe lll pela estrutura ficar em contato constante
com o solo;

- Cobrimento minimo:4,0 cm;

- Coeficiente de reacao vertical do solo: segundo Terzaghi (1995, apud
HACHICHlet al., 2009), para solos argilosos muito rijos, como é caracteristica do solo
sobre o qual a galeria se apoiara, o coeficiente de reacao vertical kv = 48 MN/m3;

- Peso especifico solo:y = 20,0kN/m3;

- Coeséo do solo:c = 100,0kPa.

Como explicitado anteriormente, os parametros do solo constituinte do aterro
foram estimados com base em Cruz, 1963.

e Geometria:

A estrutura é retangular com altura total de 9,10 m e largura total de 20,10 m,
todas as paredes apresentam espessura de 1,80 m. E importante salientar que as
dimensdes aqui adotadas, principalmente a espessura dos componentes, S&o
passiveis de mudanca e refinamento caso a alternativa venha a ser adotada para a

continuidade do trabalho. As figuras a seguir mostram as caracteristicas descritas.
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Figura 57 - Planta da geometria (dimensdes em cm)
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Figura 58 - Cortes A e B (dimens&es em cm)
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As figuras mostradas anteriormente séo referentes a inser¢cao de apenas uma

CORTE B-B

galeria porém, no final ter-se-a duas estruturas iguais, uma ao lado da outra e sem
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nenhum solo entre elas, ficando, portanto, as paredes laterais das duas galerias em
contato. Esta geometria final foi adotada para que, quando da instalagcdo da outra
galeria, ndo haja atrito solo/estrutura em uma das faces, além disso, fazendo-se desta
maneira, ha uma face a menos para amolgar o solo durante a inser¢éo, o que diminui
interferéncias na superficie. Por outro lado, ao se juntar as paredes laterais das duas
galerias, ter-se-a 3,60 m de espessura na parede central, o que foi aceito devido as
vantagens descritas anteriormente.

As andlises para viabilidade estrutural foram realizadas para a etapa final com
a estrutura terminada e consolidada. Com essa analise, as etapas anteriores de
insercao da galeria ficam verificadas.

e Carregamentos:

A estrutura estara sujeita aos seguintes carregamentos:

- Peso proprio: yc = 25 kN/ms;

- Peso do solo: ys= 20 kKN/m3;

- Empuxo do solo: a estimativa usualmente adotada para o coeficiente de
empuxo em repouso para analises preliminares é K, = 0,5, ou seja, a tenséo
horizontal tem metade da intensidade da vertical. Considerou-se 0 empuxo em
repouso devido a acomodacéo do solo no entorno da galeria quando da finalizagcdo
desta; coube discussao sobre considerar-se empuxo ativo ou em repouso e optou-se
pelo ultimo a favor da seguranca e por se acreditar que o estado real do solo, quando
da finalizac&o da estrutura, fiqgue em uma situacéo entre o repouso e o ativo;

- Trem tipo TB360: o trem-tipo considerado é referente a maior solicitacdo que
a galeria estara sujeita uma vez que a ferrovia acima é utilizada tanto para carga como
para o transporte de pessoas. Este carregamento, por ser dinamico, deve ser
majorado pelo coeficiente de impacto referente a obras ferroviarias (NBR-7187/2013):

¢ = 0,001 x (1600 — 60V1 + 2,251) = 1,2 (2)

Comumvao de !l = 16,50 m tem-se ¢ = 1,393.

Quando da passagem deste carregamento, as laterais da galeria ficam
solicitadas pela sobrecarga no topo do terreno corrigida pelo coeficiente de empuxo

ativo, sendo este ultimo, de acordo com a formulagcdo de Mohr-Coulomb:

sen(a—6)x sen(a+p)

2
ka = sen*(a + ¢)/(sen?(a — B) x sen(a — §)x (1 + Jsen(‘pw)xse"(“’_ﬁ)) (3)
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Sendo: a o angulo do paramento com a horizontal e B 0 dngulo da inclinagao
do terreno acima do paramento. Adotando a = 90 e B = 0, obtém-se ka = 1,0. Com
isso pode-se determinar 0s empuxos nas laterais da galeria devido a sobrecarga do
trem-tipo.

As cargas atuantes no topo do talude sofrem um espraiamento de 30°
(HACHICHI et al., 2009) e carregam a superficie da laje superior como uma carga
distribuida em uma area. A seguir sera demonstrado o espraiamento e as

aproximacgoes utilizadas na modelagem.

Figura 59 - Espraiamento da carga concentrada
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Adotou-se uma sec¢do de 1,0 m de profundidade para se fazer uma analise

plana da estrutura. Realizou-se, portanto, a aproximacao ilustrada na figura abaixo.



Figura 60 - Aproximacado para o0 carregamento
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Adotou-se a aproximacao por um trapézio do carregamento resultante de 1,0

m de profundidade. Desta maneira tem-se um erro de 2% para menos do

carregamento. O diagrama retangular, caso fosse adotado, apresentaria um

acréscimo de 32% do carregamento.

Para o carregamento distribuido utilizou-se a distribuicdo mostrada abaixo.

Figura 61 - Espraiamento da carga distribuida
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O carregamento sobre o teto da galeria resultou, considerando o espraiamento
especificado, em q’ = q.L/(L+0,69) [KN/m]. Para etapas posteriores deste trabalho
podera ser realizado um refinamento deste carregamento utilizando féormulas que
descrevem a tensao vertical no solo devido a sobrecargas atuantes neste. Férmulas
estas decorrentes da integracédo das equacdes de Boussinesq para cargas pontuais.

e Combinacdes:

Para determinagdo da envoltéria dos esforgcos, tem-se as seguintes
combinacdes:

ELU1 = 1,4(PPe + PPs) + 0,9Es;

ELU2 = 1,4(PPe + PPs) + 1,4(Es + ¢PPt + Et);

ELU3 = 0,9(PPe + PPs) + 1,4(Es + ¢PPt + Et).

PPe é correspondente ao peso proprio da estrutura e PPs peso de solo acima
do teto da galeria, Es refere-se ao empuxo de solo nas laterais das galerias, PPt
refere-se ao carregamento do trem tipo no topo da galeria, ja Et corresponde ao
acréscimo de empuxo lateral decorrente da passagem do trem tipo. O carregamento
sobre a galeria devido a passagem do trem tipo deve ser majorada pelo coeficiente
de impacto, jA os empuxos devido a esta sobrecarga ndo serdo majoradas por tal
coeficiente devido a um amortecimento proporcionado pelo solo quando da passagem
do trem.

e Modelo:

Para a modelagem desta estrutura, foi utilizado o software SciaEngineer que
utiliza elementos finitos para o calculo dos esfor¢cos atuantes na estrutura.

A figura abaixo mostra o modelo de calculo feito no software.
Figura 62 - Modelo da galeria
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A galeria esta apoiada em molas néo lineares apenas resistentes a compressao

com um coeficiente cv = 48 MN/m2.

O trem-tipo, para analise da envoltéria de esforcos, foi centrado em duas

localizagbes diferentes, conforme mostrado abaixo.

Figura 63 - Posi¢éo do trem-tipo
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Figura 64 — Posicéo do trem-tipo (2)
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e Dimensionamento

O dimensionamento das armaduras sera feito segunda a NBR 6118/2014.

Com as caracteristicas descritas acima, tem-se 0s seguintes diagramas de
momento e cortante:

- Momentos ultimos

Figura 65 - Momentos ultimos [kN.m]
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a) Dimensionamento a flexao:
i. Laje superior:

No meio do vao, a laje esta solicitada por Md = 7343,99kN.m e Nd = 674,45 kN,
sendo necessaria, portanto, uma armadura de 103,55 cm?/m. Adotou-se duas
camadas de $32 ¢/ 15 cm (107,2 cm?/m).

Acima da parede, hd& um momento negativo de Md = 7183,57kN.m e Nd =
696,47 kN, para tanto, adotaram-se duas camadas de ®32c/15 cm (107,2 cm?/m).
Este espacamento esta no limite da exequibilidade da armadura uma vez ha a
necessidade de espaco para que os armadores consigam amarrar as barras.

ii. Paredes:

As paredes estdo submetidas a flexdo normal composta.

Analisando-se as combinacfes e 0s respectivos esforcos desenvolvidos,
verificou-se que a combinacdo ELU2 com o trem-tipo no meio do vao exerce uma
compressédo de 3060,0 KN e um momento de 7183,57kN.m, sendo o0 caso mais critico.
Essas solicitagcdes estdo mostradas a seguir.

Figura 67 - Momento fletor [KN.m] e normal [kN], respectivamente, atuantes na parede

7183,57 -3060,00
6327,00 -3150,24
5755,72 -3240,47
5590,68 -3285,58
5513,31 -3330,70
5643,32 -3420,93

|| 618935 _ | | -3511,17

Com estes esforgos, ha a necessidade de 74,7 cm?/m de armadura. Adotou-se
2 camadas de $32¢/20 (80,4 cm?/m)
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lii.  Laje inferior:

Na laje inferior, como pode-se verificar nas envoltérias de momento
apresentadas anteriormente, apresenta 5698,93kN.m atuando no centro da placa e
6335,89kN.m atuando nas laterais, ambos com uma normal de N = 566,03 kN.

Sendo assim, para a armadura superior no meio do vao ha a necessidade de
75,74 cm2/m, adotou-se 2 camadas de $32¢/15 +©25c¢/15 (86,3 cm?/m).

A armadura inferior nas bordas da laje devem apresentar 85,67 cm2/m,
adotaram-se 2 camadas de $32c/15 +®25c¢/15 (86,3 cm?/m).

b) Dimensionamento ao cisalhamento:
i.  Laje superior:

Comuma area de 107,2 cm2/m e mais de 50% da armadura chegando ao apoio,
Vrdl = 893,9kN sendo menor que 3192,27 kN, ha, pois, a necessidade de armar a
laje superior ao cisalhamento.

A verificacdo da biela de compressao fica atendida uma vez que tem-se Vrd2
= 8196,4kN > 3192,27 kN.

A uma distancia de 150 cm (0,9d) da face interna da parede, tem-se um esfor¢o
de 2269,1 kN sendo necessario uma amadura de 11,91 cm?m?2. Adotou-se
®12,5¢/30c/30 (13,7 cm?/m?).

Figura 68 - Distribuicao de estribos na laje superior
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ii. Paredes laterais:
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A distribuicdo de armadura nesta face da galeria totaliza 80,4 cm?/m. Face as
informacfes da secdo transversal, que mais de 50% das armaduras chegardo ao
apoio e ainda que ha uma compressao de 3060,0 kN, verifica-se que Vrd1l = 1835 kN,
maior que a solicitacdo de Vd = 566kN, ndo sendo necessario, portanto, armar contra

0 cisalhamento.
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lii.  Laje inferior:

A laje inferior estd submetida a um esforco maximo de cisalhamento de
2048,35kN. Com uma area de armadura positiva de 86,3 cm?/m e com mais de 50%
das barras chegando a borda da laje, tem-se Vrdl = 863,6kN, menor que o esfor¢o
solicitante, sendo necessario, portanto, armar contra o cisalhamento.

A biela de compressao fica verificada uma vez que Vrd2 = 8196,4kN >
3276,74kN.

A uma distancia de 150 cm (0,9d) da face interna da parede, tem-se uma
solicitacdo de 2048,35. Para tanto, ha a necessidade de uma armadura de 11,61
cm?/m2, adotou-se ¢12,5¢/30¢/30 (13,7 cm?/m?).

Figura 69 — Distribuic8o de estribos na laje inferior
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c) Armadura secundaria:
Segundo a NBR6118/2014, para lajes armadas em uma direcdo, a armadura

secundaria deve ser:

20% ASprincipal
ASgec = Pmin (4)
0,9 cm?/m

O detalhamento ser4 mostrado nos croquis a seguir.
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Z @12,5¢/30c/30

@20c/15

d) Croquis
Figura 70 - Armaduras superior e inferior da laje superior
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@20c/15

Figura 71 - Armaduras superior e inferior da laje inferior
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Figura 72 - Armadura externa das paredes laterais

@32c/20 (1% e 2% cam.)

Parede lateral
Armm. externa

e Andlise de servico:

Nesta primeira etapa, uma rapida verificacédo sobre o recalque da estrutura sera
realizada a seguir, além da andlise simplificada da deformacé&o da estrutura.

Para as andlises de servico, as cargas nao foram majoradas e considerou-se,
também, uma combinac&o em que ha um alivio de 10% do peso préprio

Como o aterro apresenta 20 kN/m?3 de peso especifico, o volume ocupado pela
galeria, a saber: V =20,1 x 9,1 x 9,60 = 1755,9 m3, corresponde a um peso de solo de
35118 kN. Este peso sera substituido por uma galeria de com um volume total de
concretode Vc=9,6 x 1,8 x 2 x (18,3 + 7,3) = 884,7 m3, o que corresponde a um peso
total de 22117 kN. Como se verifica, havera um alivio do carregamento do solo abaixo
do aterro o que condiciona recalques principalmente pela deformacéo da estrutura e
pela amolgagem do solo quando da insercdo da estrutura, sem mencionar a
acomodacéo das contencdes laterais no emboque e saida da galeria.

Com o coeficiente de reacédo vertical considerado para o solo sobre o qual a
estrutura se apoiard, o modelo executado com auxilio do software mostra os

deslocamentos globais e relativos dos elementos da estrutura.
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A figura abaixo mostra os deslocamentos globais da estrutura considerando
recalques da fundacao, considerada elastica com um coeficiente de reacao vertical de
48 MN/mg.

Figura 73 - Deslocamentos globais da estrutura [mm]
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Verifica-se que o0 meio da estrutura sofre um recalque de 17 mm, que devera
ser somado aos recalques diferidos no tempo além da fluéncia da estrutura. Esta
analise é passivel de ser realizada na continuidade deste trabalho.

Por outro lado, devido a grande espessura da laje superior, mesmo com o
carregamento do TB360, as deformagdes relativas dos elementos das estruturas séo

baixos, como mostrados na figura abaixo.

Figura 74 - Deformacéo relativa dos elementos da estrutura [mm]

o784

e Y S

Sendo este de apenas 7,3 mm, para a flecha imediata e que, novamente, deve

ser somada aos efeitos diferidos no tempo decorrentes da fluéncia do concreto.
Esta flecha é feita de maneira simplificada pelo software, uma analise mais
aprofundada considerando rigidez equivalente da secdo com a armadura adotada faz

parte do escopo da segunda parte desta pesquisa.
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¢ Insercao da galeria:

Neste tdpico sera verificada, aproximadamente, a capacidade necessaria dos
atuadores hidraulicos que movimentardo a estrutura para a sua posicao final.

Nas laterais e topo da galeria havera, contra a movimentacao desta, a atuagéo
do solo argiloso que, conforme mencionado, apresenta uma coesao estimada de ¢ =
100 kPa. Na base da galeria, o solo em questao é um silte argiloso com parametros
estimados de coesédo ¢ = 205 kPa e angulo de atrito ¢ = 0°. Com essa descri¢céo, vem:

c) Resisténcia do teto:

O teto da galeria apresenta At = 193 m2. Com uma coesédo de 100 kPa, a
resultante de esforco nessa superficie sera de Rt = 193 x 100 = 19300 kN. E
importante salientar a importancia do sistema anti-arrante presente no teto da galeria.
Esse deve ser bem planejado e executado de modo que se evite o carreamento de
solo e deslocamentos na via férrea.

d) Resisténcia das paredes laterais:

As paredes com uma area total de Ap =2 x 88 = 176 m2. Com a mesma coesao
considerada para o teto, a resisténcia exercida pelas paredes laterais € de Rp = 176
x 100 = 17600 kN.

e) Resisténcia da base:

A base, assim como o teto da galeria apresenta uma area de Ab = 193 mz2.
Aplicado sobre um solo com coesdo de 100kPa, tem-se uma resultante contraria ao
movimento da galeria de Rb = 193 x 100 = 19300kN.

f) Forca dos atuadores hidraulicos:

Aos macacos hidraulicos deverado fornecer uma carga suficiente para vencer a
resisténcia contra a movimentacéo da galeria exercida pelo solo, sendo estade : R =
Rt + Rp + Rb = 56200kN (5620 ftf).

O conjunto hidraulico deve fornecer uma forgca maior que 5620 tf com uma
margem de seguranca expressa por um coeficiente de majoracdo. Como esta etapa
do trabalho busca identificar possiveis alternativas para a constru¢do da passagem
inferior, o coeficiente de majoracdo adotado foi y = 1,4. Com isso, um jogo de 15
macacos hidraulicos com capacidade de 530 tf seria suficiente para movimentacao da

estrutura.
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Cabe ressaltar que o coeficiente de majoracéo dos esfor¢cos pode ser discutido
para etapas posteriores do trabalho, assim como um refinamento nos parametros do
solo adotado.

¢ Quantitativo:

Para a comparagdo das alternativas, fez-se o levantamento do volume de
escavacao e concreto necessarios em cada método além da quantidade de armadura
média necesséria para confec¢do das estruturas. Para as galerias, tem-se:

a) Volume de escavacéao:

Serdo duas galerias, o volume é dado pela soma do volume das galerias mais

a soma dos volumes dos emboques e saidas.

= 8505 m? (5)

Ve =2x(20,1x9,1x9,6)+ 2x (2 x 20,1 x—9'1x13'65)

b) Volume de concreto:
Considerando as galerias com 10,0 metros de comprimento, o volume de
concreto é dado por:
Ve=2x(2x183x18+2x73x1,8)x10,0=1843 m3 (6)
c) Taxa de armadura
Considerando a laje superior onde ha estribos com espacamento de 30 por 30
cm, duas camadas inferiores de @32c/15cme duas camadas superiores de
@32c/15cmalém de uma armadura secundaria nas faces inferior e superior
caracterizada por §20c/15 cm, tem-se uma taxa de ago de 112,6 kg/ms3. Este é um
valor médio calculado em uma secdo com presenca de estribos, posteriormente, na
continuidade deste trabalho, pode ser verificado a taxa mais refinada de armadura a
ser utilizada.
Com o volume de concreto e a taxa de armadura estimada, tem-se que a massa
total de aco utilizada sera cerca de 207,5 toneladas.
Como se verifica, a galeria apresenta uma grande taxa de armadura. Allenby e
Ropkins, 2007, levanta a taxa de armadura utilizada em uma obra realizada com esse
método na Inglaterra, na qual a taxa de armadura ficou em torno de 220 kg/m3.
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7.3 Enfilagens de grande didmetro para confeccao de pértico

7.3.1 Geometria adotada
A geometria adotada visa satisfazer as restricbes geométricas do
empreendimento, assim como tornar a estrutura mais eficiente.

A secdo transversal da estrutura esta ilustrada na Figura 75 a segquir.

Figura 75 - Secéo transversal da estrutura
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A secdo longitudinal da estrutura estd ilustrada na Figura 76 a seguir.



Figura 76 - Secéo longitudinal da estrutura
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A vista em planta da estrutura em estado final esta representada na Figura 77

a sequir.

Figura 77 - Vista em planta

18
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7.3.2 Dimensionamento

1275

5.00-+

A estrutura sera dimensionada para resistir as cargas permanentes e as cargas

geradas pelo trem-tipo TB360.
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7.3.2.1 Vigas Tubo

As vigas tubo serdo dimensionadas para o carregamento mais desfavoravel
considerando o espraiamento das cargas do trem-tipo e desprezando a capacidade
da camisa metaélica de resistir aos esforcos.

e Geometria:

As caracteristicas geométricas das vigas tubo podem ser obtidas a partir da
Figura 75 e da Figura 76, o que nos leva aos seguintes dados:

- Comprimento teorico do vao: Lvao = 9,0 m (medida entre os eixos das vigas
longitudinais).

- Cobertura de solo sobre as vigas tubo: hselo= 1,70 m.

- Distancia eixo — topo do aterro: heixo= 2,20 m.

- Largura de influéncia das vigas-tubo: e = 1,10 m.

- Espessura da camisa metélica: ecamisa = 1,0 cm (adotado).

e Carregamentos permanentes:

A Figura 78, detalha a geometria longitudinal para que se possa determinar as
cargas permanentes. Assim temos

- Peso proprio da camisa metalica:

Yaco = 80 kN /m?

T
Icamisa = Z X (1:002 - 0;982) X80 =249 kN/m

- Peso proéprio do concreto armado na viga tubo:

25kN
Ye =

m3
T
Gevr = 7 X 0,982 x 25 = 18,86 kN /m

- Peso proprio do solo:

20kN
Vs =

m3
Z x 1,002
Gsolo = | 1,10 X 2,20 — 4T x 20 = 40,55 kN/m
- Peso proéprio do acabamento (em concreto):

Z % 1,002
acap = | 1,10 X 0,50 — 4T X 25=393kN/m

A carga permanente total € de:
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IGtotal = Gcamisa t e vr T solo + Gacab = 2,49 + 18,86 + 40,55 + 3,93
= 6583 kN/m

Figura 78 - Detalhe da sec¢éo longitudinal

e Carregamento variavel:

O carregamento variavel é causado pelo trem-tipo TB360. O carregamento do
trem-tipo dever4 ser majorado pelo coeficiente de impacto referente a obras
ferroviarias (NBR-7187/2013):

¢ = 0,001 x (1600 — 60VI + 2,251) > 1,2 (18)

Onde | = 20,40 m, entao:

~ ¢ =0,001x (1600 — 60,/20,40 + 2,25 x 20,40) = 1,375 > 1,2

Contudo, as cargas atuantes no topo do talude sofrem um espraiamento de 30°
(HACHICHI et al., 2009). O resultado dos espraiamentos longitudinal e transversal
estao expostos na Figura 79 e na Figura 80, respectivamente.
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Figura 79 - Espraiamento longitudinal
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Figura 80 - Espraiamento transversal

— 1.00 =
116,2kN  116,2kN

Adotou-se a viga tubo no eixo de geometria das cargas concentradas do trem-
tipo como carregamento critico. Para determinar o carregamento concentrado nos

trilhos, multiplicou-se o carregamento espraiado longitudinalmente pela largura de
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influéncia da viga tubo, levando em consideracéo a superposicéo existente, e depois
dividiu-se a mesma por dois.

e Modelos:

Utilizou-se o software Ftool para modelar a viga tubo com o carregamento
permanente e para modelar a soma dos carregamentos permanentes e variavel. A
Figura 81 e a Figura 82 ilustram os dois casos de carregamentos. Salienta-se que no
carregamento total as cargas variaveis jA estdo majoradas pelo coeficiente de

impacto.
Figura 81 - Carregamento permanente
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Figura 82 - Carregamento total
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1.73 m 1.54 m

900 m

- Resultados dos modelos:

As figuras a seguir mostram os resultados do modelo.
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Figura 83 - Carregamento permanente - Cortante
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Figura 84 - Carregamento permanente - Momento

2304 kM
2304 kN

390 .4

3904 kN

Figura 86 - Carregamento total - Momento

390 .4 kN
390 .4 kN

O momento maximo obtido foi de 1236,1 kNm e a cortante maxima foi de 390,4
KN

e Dimensionamento:

A seguir sera exposto a metodologia de calculo e os resultados obtidos para o
ELU das viga tubo.
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- Armadura resistente a flexao:

Devido a geometria circular da secao transversal da viga, foi necessario adaptar
as equacoes de equilibrio usualmente empregadas no dimensionamento de vigas de
sec¢do retangular de concreto armado, pois na secao circular a area comprimida de
concreto e seu centro geomeétrico ndo variam linearmente com a variagdo da linha
neutra. Além disso, devido ao posicionamento radial da armadura, o posicionamento
da armadura e seu diametro alteram o centro geométrico da sua resultante.

Para determinar a area de aco necessaria, foi desenvolvido no software Excel
uma planilha na qual insere-se:

o Geometria da secéo

o Cobrimento

o Diametro dos estribos

o fck do concreto

o fykdoacgo

o Momento maximo

o Geometria de das armaduras (chute inicial)

A planilha utiliza um método iterativo na qual um programa altera as armaduras
e recalcula area de aco necessaria, para tanto, utilizou-se das equacdes da area
comprimida de concreto e do centro geométrico da area comprimida de concreto
obtidos em Santos (1977).

- Armadura resistente a cortante:

Para a determinagdo das armaduras resistentes a cortante, baseou-se no
método proposto por Teixeira (2012), no qual utiliza-sebw = D e d = 0,72D como
parametros para o calculo de estribos segundo a NBR6118/2014.

- Armadura de pele:

A armadura de pele foi determinada segundoa NBR6118/2014.

Apos a execucgdo dos calculos acima obteve-se:

Tabela 4 - Armaduras - Viga tubo

Viga tubo
Flexao Cortante Pele
ASnec. (CmM?) 52.08 AsWnec. (cm2/m) 12.74 ASnec. (Cm?/face) 7.54
ASadot. (CM?2) 54.30 ASWadot. (CM?/m) 14 Asadot. (cm?/face) 8.75
Camada 1 6¢ 32
¢16 ¢/ 14 7¢ 12.5/ face
Camada 2 2¢ 20
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A Figura 87 mostra a disposi¢ao das armaduras calculadas.

Figura 87 - Armadura viga tubo — dimensdes em cm

nfilagem

Nessa etapa de andlise inicial, optou-se por ndo adentrar nos calculos de ELS
para as vigas tubo devido a sua complexidade. Posteriormente, se optar-se pela
solucdo das enfilagens de grande diametro como melhor alternativa para o problema
proposto, o calculo sera devidamente aprofundado.

e Flecha:

A flecha maxima da viga tubo foi obtida, de maneira simplificada, através do

softwareFtool. O resultado foi de 8,06mm, apresentado na Figura 88.
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Figura 88 - Flecha viga tubo
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7.3.2.2 Vigas Portal

As vigas portal serdo dimensionadas levando-se em consideracdo o
espraiamento das cargas até o eixo das vigas tubo.

e Geometria:

As caracteristicas geometricas das vigas portal podem ser obtidas a partir da
Figura 75 e da Figura 76, o que leva aos seguintes dados:

- Comprimento tedrico do vao: Lvao1 = 20,40 m (para o vao maior) e Lvao2.= 4,60
m (para 0 vao menor)

- Altura da viga portal: h = 3,00 m.

- Largura da viga portal: b = 2,00 m.

e Carregamentos permanentes:

- Peso préprio da viga portal:

Iviga portar = 3,00 X 2,00 X 25 = 150 kN /m

- Reagédo das vigas tubo carregadas apenas com as cargas permanentes

(Figura 83):

230,4
vt = T = 209,45 kN/m

A carga permanente total é de:
Ytotal = Yviga portal + gvr = 150 + 209,45 = 359,45 kN /m

e Carregamento variavel:

O carregamento variavel é causado pelo trem-tipo TB360. O carregamento do
trem-tipo devera ser majorado pelo coeficiente de impacto referente a obras
ferroviarias (NBR-7187/2013), ja calculado para as vigas tubo. Portanto, adota-se ¢ =
1,375.

Utilizou-se o mesmo espraiamento das cargas longitudinais realizado para as
vigas tubo, contudo, completou-se o trem tipo com as cargas dos vagdes cheios ou
vazios. O trem tipo na altura do eixo das vigas tubo esta exposto na Figura 89.
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Carregamentos horizontais e transversais serdo desprezados para efeito de

simplificacdo na etapa inicial do trabalho.

Figura 89 - Trem tipo no eixo das vigas tubo
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e Modelo:

Utilizou-se o software Ftool para modelar a viga portal. A viga foi modelada com
0 carregamento permanente e o trem-tipo espraiado com as cargas divididas por dois,
ja que cada viga portal suporta metade do trem tipo. Utilizou-se da ferramenta de trem-
tipo do Ftool, onde entrou-se com os dados do trem-tipo espraiado acima. O
coeficiente de impacto foi inserido nas configuragdes do software. O modelo estrutural

pode ser visualizado na Figura 90.

Figura 90- Modelo estrutural da viga portal
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- Resultados do modelo:
As envoltoérias obtidas estdo expostas a seguir na Figura 91 e a Figura 92.

05 A0 0 A A A A A A A A A I A A I I A AN I I A A A A A A A A A e A A A A A A A A A A A A A A A A A A A A

pu|

11



Figura 91 - Envoltéria de diagrama de cortantes (em kN)
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Figura 92 - Envoltéria de diagrama de momentos (em kNm)

5201.3
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e Dimensionamento:

De acordo com a NBR6118/2014, o dimensionamento do ELU deve ser feito

considerando a peca em Estadio Ill.

- Dimensionamento a flexao:

As armaduras resistentes a flexdo calculadas estdo expostas na Tabela 5.

Tabela 5 - Dimensionamento a flexao

Secao Msk (kNm) | d (m) bw(m) X (m) | Aspnec (Cm?) | Asmin (cm?) | Armacgdo adotada
Apoio Lateral 5200 2.90 2.00 0.073 57.33 120.60 26 ¢ 25
Apoio Central 21550 2.80 2.00 0.314 245.69 120.60 33 ¢ 32

Vao de 20,40 m 13078 2.80 2.00 0.187 146.47 120.60 20 ¢ 32

o Dimensionamento a cortante:

De acordo com a NBR6118/2014, para o ELU, a resisténcia de uma peca a

forca cortante é satisfatéria quando as seguintes condi¢des estéo satisfeitas:

Onde:

Vsa < Veaz

Vsd<Vc+sz

Vsd € a forga cortante solicitante de calculo.

VRd2 ¢ a forc¢a resistente de calculo das diagonais comprimidas do concreto.
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Vc é a parcela de forga cortante resistida por mecanismos complementares
Vsw € a parcela absorvida pela armadura transversal (estribos)

Portanto:

fck

= X _—
Vags = 0,27 (1 Seo

)xfcdxwad

35\ /35000
)x(

:027x(1_250 14

)X2X2,8 = 32508 kN

2
ok z 1000
V. =0,6 X 0’21Xﬂ xwad=0,6x(0,21x353x 12

)

)x2><2,8

)

= 5292,7 kN
A NBR6118/2014 ainda prevé armadura transversal minima, dada pela
seguinte equacao:
Asw

min

= pPsw . X by
S min

Para fck = 35Mpa, psw,min=0,13, portanto:

ASW .
S'mm = 0,13 X 200 = 26 cm?

A cortante caracteristica resistida pela armadura minima é:

Va Aswrmin 1
Vk:1’4:(Vc+ S ><0,9><dxfywd)><ﬂ
5292, 7+ 26 X 0,9 x 2,8 X 43,5

= w = 5816,3 kN

Obteve-se pela Figura 91 - Envoltoria de diagrama de cortantes (em kN) a
cortante méxima caracteristica de Vsk,max = 5602,2 kN, valor inferior ao valor
resistido pela armadura minima. Portanto, adotaremos armadura minima para toda a

viga portal. A Tabela 6 a seguir resume o resultado do dimensionamento a cortante.



110

Tabela 6 - Dimensionamento a cortante

Ve AL Vasw,min Armacao adotada
(kN) (cm2) (kN) ¢
5602,2 26,0 5816,3 ¢$10c/20e 8 ramos
(Asw,min)

- Armadura de pele:
Seguindo a NBR6118/2014 a armadura minima de pele por face da viga dever
de 0,10% vezes a area da alma da viga.

60cm?

A =0,1% X by, x h = 0,001 X 200 X 300 = ———
face da viga

Sipele
Adotou-se 30 ¢ 16 mm por face.
e Flecha:
A flecha maxima da viga portal foi obtida, de maneira simplificada, através do
softwareFtool, posicionando o trem-tipo do modo a causar 0 maior momento no vao

de 20,4 m. A Figura 93 mostra o resultado desse modelo.

Figura 93 - Flecha viga portal

AN /Ay

Displ./rotat. at local pos:x=000m L=146 m - D 0.000e+000 rmm Dy: -2.908e+000 mm Rz 4.123e-006 rad

A flecha aproxima, portanto, é de 3,9 mm.

7.3.2.3 Fundacéo:

e Carregamentos:

A partir da modelo utilizado para as envoltérias das vigas portais, obteve-se que
0 carregamento maximo no estacdo central € de Nk = 10953,5 kN. A for¢ca normal
solicitante é de:

Nsg = ¥f X Ny, = 1,4 x 10953,5 = 15335 kN

Dados as sondagens na Figura 3, pode-se observar que na sondagem SP-01

gue seria a mais proxima aos pilares centrais em apenas 6,5 m atingi-se uma camada

de solo impenetravel. A partir da experiéncia de engenheiros que atuam na regido do
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empreendimento sabe-se que a camada impenetravel € composta de uma camada de
rocha de poucos metros de espessura e que possue tensdo admissivel na faixa entre
5 kgf/lcm? e 8 kgf/cm? (informacéo verbal)?.

Como ainda nao foram executadas sondagens rotativas para determinar as
caracteristicas do material sob a camada impenetravel, estudou-se as opcoes de
fundacao que a partir dos dados obtidos, resistiriam a carga solicitante.

Devido a pequena profundidade da sondagem e a carga elevada, somente uma
fundacdo em tubuldo seria viavel, ja& que as estacas possuiriam pequeno
comprimento.

e Estudo tubulao:

A largura bw da viga portal € de 2 m, portanto, limitou-se o didmetro méximo do
fuste do tubuldo em 2 m. De acordo com a BR6122/1996 o fator de seguranca para
tubuldo é 2, portanto:

Fs =R _ ;. Qra = 2 X Qsq = 2 X 15335 kN = 30670 kN

" Qsa

Inicialmente, adotou-se o caso mais favoravel onde o diametro do fuste é de 2
m e o tensdo admissivel do solo é de 8 kgf/cm?(fator de seguranca incluso). Adotou-
se também altura de base usual maxima de 1,8 m e disparo de 0,9 m. A Figura 94

llustra a geometria adotada.

2 Informag&o concedida pelo professor orientador Pedro Wellington G. N. Teixeira, em 30 de
junho de 2015
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Figura 94 - Geometria do tubuldo (em metros)
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A carga resistente da base ¢é dada por:

T
Qrase = Apase X Oaam = 3807 X X 0,08 X 2 = 18146 kN < Qr

Pode-se concluir, portanto, que apenas com as informacgdes disponiveis até o
momento, ndo é possivel determinar uma alternativa para a fundacéo. Assim, espera-
se que caso a solucao em enfilagens de grande diametro seja escolhida, possa-se

obter dados referente a sondagens rotativas no local.

7.3.2.4  Quantitativos:
A partir dos dados levantados nos itens 7.3.2.1, 7.3.2.2 e 7.3.2.3 e da geometria

exposta na Figura 75 e na Figura 76, obtiveram-se 0s seguintes quantitativos:



e Concreto:

Tabela 7 - Volume de concreto

Concreto
Vigas tubo 238 | m?
Vigas portal 600 | m?
Pilares 51 m3
e Aco
Tabela 8 - Quantidade de aco - Vigas tubo
Aco
daco 8 (ton/m3)
Vigas tubo
Taxa de armadura Comprimento (m) Unidades | Ac (m?) Quam'd(?:ne) de aco
Flexao 0.72%
Cortante 0.14%
Pele 0.23% 9 45 0.75 26.75
Total 1.09%
Enfilagem | 100% 9 45 0.03 100.77
Total 127.52

Na Tabela 9 os comprimentos foram determinados a partir do diagrama de

momentos.

Tabela 9 - Quantidade de aco - Vigas portal

Aco
dago 8 (ton/m3)
Vigas potal
Taxa de armadura c ) . Quantidade d
omprimento . 5 uantidade de
Cortante | 0.16% (m) Unidades | Ac () aco (ton)
Pele 0.20%
. . Flexdo | 0.22%
Apoios laterais Total 0.58% 15.2 1459.2
. Flexdo | 0.44%
Apoio central Total 0.80% 13 6 1248
N Flexdo | 0.27%
Vaos Total 0.63% 33.8 3244.8
Total 5952

e Escavacéao:

A partir da geometria, obteve-se aproximadamente 4768 m3 de escavacgao.
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7.4 Componentes pré-moldados
Neste topico serdo analisados os resultados da alternativa de construcao da

passagem inferior através de componentes pré-moldados.

7.4.1 Levantamento das Cargas

As cargas consideradas para o dimensionamento da estrutura séao:

e Peso lastro acima da estrutura: brita n® 3 com 0,5 m de altura distribuida
por toda a laje pré-moldada,;

e Peso dos dormentes protendidos de concreto dispostos a cada 0,60 m
longitudinalmente na linha férrea;

e Peso de trilhos TR-68 dispostos em bitola métrica (1 m) na linha férrea;

e Peso proprio da estrutura e TB-360 ao longo da linha férrea.

Ndo foi considerado peso do solo acima da estrutura devido a proposta
apresentar escavacao do solo e apoio da laje pré-moldada sobre o aterro. Os empuxos
sdo nulos para esta alternativa, pelo mesmo motivo anterior.As caracteristicas fisicas
da brita de lastro foram adquiridas através da empresa Aratu Mineracédo fabricante de
agregados graudos e extrator de minério, cujo peso especifico da brita n® 3 produzida
é de 1,5 kN/m3.A escolha dos trilhos TR-68 (por falta de informagdo ao caso real)
deve-se ao motivo de ser o trilho de maior peso de 70 kg/m,a favor da seguranca.

Os dormentes protendidos pré-moldados do mercado possuem massa usual
entre 400 a 600 kg. Escolheu-se como referéncia o dormente fabricado pela empresa
MabaEcoline de massa 420 kg com as caracteristicas necessarias ao caso.Com a
geometria pré-estimada da estrutura portante, que sera apresentada no item seguinte,
calculou-se as cargas verticais totais permanentes e variaveis. Utilizou-se o
coeficiente de impacto de 1,375 para vao de 20,4 m para as cargas do trem tipo
TB360. O detalhamento do levantamento de cargas é apresentado a seguir na Tabela

10 - Levantamento de cargas por metro linear.

Tabela 10 - Levantamento de cargas por metro linear

Levantamento de cargas por vao Unidade
Peso lastro acima da estrutura 4,5 KkN/m
Dormentes 7 KkN/m
TR 68 0,70 KkN/m
TB 360 4026 KN
Empuxos horizontais 0 KkN/m

Peso préprio da estrutura 150 kN/m
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As cargas totais sdo conforme Tabela 11a seqguir.

Tabela 11 - Cargas verticais totais da estrutura em cada vao

Cargas totais Unidade
Peso préprio total 162,4 kN/m
Cargas verticais TB-360 4026 kN

Com a utilizagdo do programa Ftool, calculou-se os momentos e esfor¢cos
cortantes maximos e minimos com as cargas calculadas anteriormente. Para o calculo
da viga multiplicou-se por 0,5 a carga do peso proprio total e do TB-360 para cada

viga. As figuras a seguir representam as cargas na viga de vao de 20,4m.

Figura 95 - Carga permanente distribuida na viga
81.20 N/m

RN RNy
i N

20.40 m

Figura 96 - Linha de influéncia do Trem-Tipo TB360 distribuido em posicao critica na viga
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Figura 97 - Resultado da envoltéria de momentos na viga
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Figura 98 - Resultado da envoltéria de esforgos cortantes na viga

-1863.0
-2040.1

As envoltérias de momentos e esforcos cortantes dasfiguras anteriores
determinam para viga pré-moldada:

Tabela 12 - Cargas maximas e minimas na viga em sec¢des criticas

Cargas Méaximo Minimo Unidade
Momentos (meio do vao) 9931,2 42239 KNm
Esforcos cortantes (secdo dos apoios) 2040,1 828,2 kN

Para as cargas permanentes e variaveis das lajes, considerou-se 0 peso
préprio da estrutura em 1 m, com espessura de 0,5M € ¥ oncreto=25 KN/m3 para o vao
gue possui maior rigidez (v&o de 7 m eixo a eixo dos pilares). Assim como, dormentes

distribuidos a cada 0,6 m e trilhos TR-68. A Unica carga do Trem-Tipo TB360
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considerada € a maxima de 360 kN devido as distancias entre as cargas serem iguais
ou maiores que 1 m, com coeficiente de impacto 1,375.
A seguir, a Tabela 13 refere-se as cargas concentradas e distribuidas

consideradas para cada laje.

Tabela 13 - Cargas concentradas e distribuidas para cada laje

Cargas para cada laje unidade
Peso préprio estrutura 12,5 KN/m
Dormentes 7 kN
TR 68 0,7 kN
Total distribuida (ao longo dos 6 m) 12,5 kKN/m
Total concentrada (meio do vao) 502,9 kN

A seguir, a representacao esquematica da tabela anterior utilizada no Ftool para

as lajes, as envoltérias de momentos e esforgos cortantes na laje.
Figura 99 - Esquema de cargas concentradas e distribuidas para cada laje
=
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Figura 100 - Envoltoria de esforgos cortantes na laje
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Figura 101 - Envoltéria de momentos na laje
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Os resultados das envoltorias apresentados anteriormente determinam o0s

momentos e esfor¢os cortantes maximos e minimos, séo eles:

Tabela 14 - Cargas maximas e minimas na laje em secdes criticas

Cargas Maximo Minimo Unidade
Momentos 955,1 0 kNm
Esforcos cortantes 288,9 2514 kN

Por fim, as cargas normais de compressdo nos pilares sdo as cortantes
maximas nas secdes de apoio da viga. Nos pilares centrais essa carga € o dobro, pois
representa o encontro de dois apoios da vigas pré-moldadas. A tabela a seguir,

resume as cargas de compressao maximas para os pilares.

Tabela 15 - Normais maximas para pilares

Cargas normais (compresséo) Méaximo
Pilares extremos do vao 2040,1
Pilares centrais 4080,1

7.4.2 Definicdo da Geometria

A partir de uma estimativa inicial de parametros geométricos, a estrutura das
lajes, vigas e pilares foram pré-estabelecidos.A estrutura pré-moldada apresenta a
forma de “u”, composta por 2 vigas protendidas e 1 laje para cada vao de 20,4m de
eixo a eixo entre os pilares central e extremo do portico.

O componente pré-moldado possui altura total de 1,5 m (vigas), largura total de
8 m e comprimento total de 20,4m (comprimento das vigas). A espessura da laje é de
0,5 m e vigas de 1,5 m x 1,0 de altura e base respectivamente cada.

A Figura 102 a seguir, ilustra 0 componente.
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Figura 102 - Geometria do componente pré-moldado

Q

1m L m
£ & m £
2 1)
Laje
Jm
g m

As alturas das vigas foram determinadas através da equacédo (NBR 6118, 2003)

A . . . - l 20,4
de referéncia para vigas protendidas ferroviarias de h,;4q = 5= 12m = 1,7 m. Optou-

se por alturas inferiores iguais a 1,5 m para as vigas, para diminuir a esbeltez das
vigas no transporte e icamento, evitando que as armaduras dimensionadas para o
icamento sejam muito grandes.

Considerou-se um vao superior a 16,5 m (20,4 m especificamente de eixo a
eixo entre os pilares), diferente do adotado nas alternativas anteriores, pelo fato da
falta de informacédo do estaqueamento efetivo da rodovia, sua cota e sua rotagcdo em
relacdo a via férrea. Portanto, um vdo maior de 20,4 m permite uma rotacao da rodovia
a ser construida se for necessério.

Todos os pilares tém uma premissa de 1,4 m de diametro adotado, inclusive o
mesmo diametro para a fundacdo que sera escavada. Pilar e infraestrutura das
fundacbes serdo um Unico componente construidos de maneira Unica.Sera previsto
apoios flexiveis de neoprene em todos 0s apoios entre viga e pilares.

E importante salientar que as dimensdes aqui adotadas s@o passiveis de
mudanca e refinamento caso a alternativa venha a ser adotada para a continuidade

do trabalho. As figuras a seguir representam as caracteristicas descritas.
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Figura 103 - Planta da geometria: componentes pré-moldados

5 a v
" wg w0z w '0Z wg

\ &{SOJU_U QININYIOH 30 SWLSId |TW§MM?¢U OLMEINYTIOH 30 S¥1sSid WIACIDID “\ \ * R

' \ e oS S im
007 777
o o 7 i m.xﬂii

0 1 1 0 0 0 R
3 %\Eﬁw\E:t::_;Ewﬁ:tﬁcm::t:ﬁcm BheRHdnbAtAdasaARon R ool dnabasdnabNednRnsAEe t\E VIADY34 ¥a OXI3

S mwox
77 A
. W i 9P % S

S A B0
OLNINYANDYLET Oxi3
TEGANE % $ | |Aigo
we wpz Wy



121

Figura 104 - Corte da geometria: componentes pré-moldados
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7.4.3 Pré-dimensionamento

7.4.3.1 Vigas protendidas
As consideracdes iniciais adotadas para o dimensionamento da protenséo das
vigas do componente séo:
*  fckeoncreto = 35 Mpa
o Y, = 1e W, = 0,6para pontes ferroviarias (NBR6118, 2003)

e Cobrimentominimo % = 5cm (NBR6118, 2003)

o Winserior = Weuperior = 0,375 m°

*  Kinferior = Ksuperior = 0,25m

° Excentricidade = 0,7 m

o Area = 1x1,5 = 1,5 m?

o MGmirimo = 4224 kNm

. Mqmaximo = 5707 kNm

o % perdas estimadas = 20%

o Protenséo Limitada, secdo ¥z vao € critica

o Protensao aderente (estruturas mais seguras)
o Cordoalhas RB 190 ® 15,2 mm

Célculo da protensdo necesséaria

O calculo da protenséo limitada exige comparacdes entre as combinacfes
frequentes e quase permanentes. Neste caso a combinacéo frequente € a critica pelo
fato do coeficiente ¥; > W,.Portanto, considerando sec¢ao %2 vdo como critica:

Momentocy = Mgmax * Y1 + Mg x P, = 9931 kNm

Per = Pp = =1 = 9566,9 kN
P, = _foo _ 11958,7 kN
°7 (1-0,2)

Para estimar o numero de cordoalhas,consideraram-se cordoalhas de diametro
nominal de 15,2 mm pela carga ser consideravel e para diminuir o numero de
cordoalhas. Para cordoalhas aderentes de 7 fios de ® 15,2 mm, a area de 1 cordoalha
€A = 1,4 cm?, 0 nimero necessario € calculado a sequir.

) 11978,7
N=cordoalhas = 0,74 * 190 = Ap

Pmin

= 61 cordoalhas ¢$15,2mm
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Para estimar o niumero de cabos de bainhas a serem utilizadas, utilizou-se o
catdlogo da fabricante Rudolf de cabos de protensédo para definir o diametro das
bainhas e a quantidade maxima de cordoalhas por bainha. Para cabos poés-
tracionados, a bainha possui diametro de 6 cm para 7 cordoalhas em cada cabo.
Portanto, o nimero total de cabos a serem utilizados é 9:

Nn%.apos = 9 cabos (7 cordoalhas ¢15,2mm)

O catadlogo da Rudolf também especifica o0 espagamento minimo
necessario sem interferéncias para o equipamento de protensdo (macaco de
protensao). Este espacamento é de 18 cm (eixo da bainha e extremidade) e 1,20 m
de comprimento livre para o numero de 7 cordoalhas a serem protendidas na bainha.

Segundo a norma NBR 7197 que recomenda as disposi¢cdes dos cabos de
protensdo, devem ser respeitados raios minimos de curvatura em funcdo do diametro

dos cabos ou do didametro externo da bainha. Os desvios em relacdo a fixagdo e o
posicionamento dos cabos ndo deve ultrapassar 1—20 < 20mm. Os cabosdevem ter
segmentos retos de no minimo 20 cm nas suas extremidades.Os espacamentos
minimos livres no sistema de pos-tracdo devem ser (NBR 7197 item 10.2):

e Vertical = ¢ bainhagyterno € = 4 cm

e Horizontal > ¢b ainhagyterno € = 5cm

A seguir, 0 esquema de cabos na viga.

Figura 105 - Sec¢do dos apoios e meio do vdo com os cabos
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Figura 106 - Tracado dos cabos (simétrico)
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Verificacdo ELU (Estado Limite Ultimo)

A verificacdo no ELU da armadura de protensdo considera a capacidade
resistente sem armadura passiva. Tomando-se como dados conhecidos:
e A,(armadura de protensio) = 85,1cm®
e b (basedaviga) =1m
e d=09xhy;,=09+15m=135m
*  foy, = 09%190 = 171 kN /cm?
o f.a=7Vexfck=12x35Mpa=292kN/cm?
e v.= 1,2 (pontes ferroviarias)
e y,=1,15 (aco)
e ¥, =11 (pds tragio)
e y; =1 (favoravel) ey; = 0,9 (desfavoravel)
e P, =11958,7kN
e E, =200000 Mpa
Com estas premissas o calculo da deformacéo a segquir:
_Yr*0o 0,9 1404995,7

.= = = 6,32E — 03
ré =Tf 200000 * 10°
Adotando a hipétese que 0 aco esta escoando:
F , = = = 12657 kN
pd Vs 1,15
Fpqg =F:q =085xfq%x08*x+*b
12657
X = 0,85+fcd*0,8xb 64 cm
x 0,64 N
4135 0,47 > 0,259 - dominio 3 (x;,, = 109,5 cm)

Portanto:
M, = M,; = Rcd = (dp — 0,4 * x) = 13856,0 kNm

Como Mp; < My, , € necessaria armadura passiva.

AM = 407,2 kNm
_ AM
(147 — 0,5 * y) * 43,5

O dimensionamento da armadura passiva necessaria resultou em 6 @ 12,5mm.

Ay = 7,7 cm?

A verificacdo do escoamento do aco de protenséo atende a hipétese inicial.
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Verificacdo ELS (Estado Limite de Servico)

Foi verificado na secdo mais critica considerada o %2 do vao, com a protensao
apos as perdas imediatas em torno de 10% em estimativas anteriores. As
consideragOes adotadas séo:

e Fck=35 Mpa

e P apo6s perdas imediatas (~10%)=10763,4 kN

e  Mmin=4223,9 kNm

e E=0,7m

e Ws=Wi=0,375 m3

Entao:
P Pxe Mminimo 5
Oinferior = = ==+~ = |=16003,5| < 0,7 fck = 24500 kN /m
L
P Pxe Mminimo 2
Osuperior = _Z+ T Ws = 1,6523 MPa < 0,21 * fck3 = 2,2 MPa
S

As duas equac0Oes anteriores sao satisfeitas.

Dimensionamento esforcos cortantes nas vigas

Para o dimensionamento as se¢des da viga foram discretizadas quando os
esforcos cortantes diminuissem pela metade do valor maximo no apoio. Portanto, a
parcela da viga entre os apoios e 6 m adicionais a cortante considerada foi de 2040,1
kN, ja para o restante da viga (parcela central de 8,4 m) a sec¢do foi dimensionada
para 987,6 kN.

Os resultados dos estribos para os esfor¢cos cortantes séo representados a

seguir conforme figura a seguir.

Figura 107 - Distribuicdo de estribos na viga pré-moldada

Viga
2040,% kKb 29376 kN 20401 kH
o2 mm o=/ 20 cm 2w/ B0 ocm 8w = 20 cm
& m & m
204 m
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Dimensionamento armadura de pele nas vigas

A NBR 6118 determina que a minima armadura de pele necesséaria em cada
face de uma viga seja adotada como 0,1% da area de concreto de sua alma. Entao:
Apete = 0,001 % by, x h = 0,001 * 100 * 150 = 15 cm?/face
Escolheu-se 12 barras ® 12,5mm por face da viga com cobrimento de 5 cm.
A seguir, a representacdo esquematica das secbes de apoio e ¥z vao para
armaduras em flexado simples, armadura para cortante, armadura de pele e armadura

de protenséo para as vigas.

Figura 108 - Esquema na sec¢édo central com as armaduras pré-dimensionadas
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Figura 109 - Esquema na secédo central com as armaduras pré-dimensionadas

1/2 vao
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7.4.3.2 Lajes
Dimensionamento ELU

O pré-dimensionamento das lajes foi realizado para o ELU (Estadio Ill) em
flexdo simples, esforcos cortantes e armadura de pele.

Considerando concreto de fck = 35 MPa, aco CA50, espessura de laje de 0,5m
conforme geometria e base de 1 m.

A tabela a seguir, resume os resultados obtidos.
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Tabela 16 - Resultados em laje para ELU, flexao simples

Mskmaximo (KNm Armacéo

Secao bw(m) X (M) ASnec Asmin Armacéo .
) (cm?)  (cm?) principal secu;darl
Secaocentral 955,1 1,00 0,216 84,61 10,05 11¢ 32c/9cm 113’;2 c/

Tabela 17 - Resultados em laje para ELU, esforgos cortantes

. i Nskmaximo(kN) VRd1 AS nec Vmin ~ .
Secao Vskméximo(kN) bw(m) (kN) (cm?) (%) Armacéo (Estribos)
Secaocentral 288,9 0 1,00 4116 0 0,13% 8 Ramos¢5 ¢/ 11 cm

Tabela 18 - Resultados em laje para ELU, armacéo de pele

Secéo bw(m) Cobrimento (cm) ASnec (Cm2) Smax (cm) Armagdo minima
Secédocentral 1,00 5 5 por face 15 7barras p/ facep10mm

7.4.3.3 Pilares

Deve-se prever armadura longitudinal para os pilares, incluindo a fundacéao
escavada, adotando um concreto com fck = 30 MPa e considerando que o estacéo
ndo esta confinado lateralmente. Portanto, a tensdo maxima admissivel de
compressao é:

0,8 x3000
1,4

As normais caracteristicas de compressao para os pilares extremos e centrais

= 0,8 = fcd (pilar circular) = = 1714,3 tf /m?

Oc adm

sédo de 204 tf e 408 tf respectivamente. A tensdo de compressao solicitante para os

pilares s&o, portanto:

Pilares extremos:

LAx 204 g5 <o ok
m* (1,4)2/4 o2 Cadm
Pilares centrais:
LA A% _spin <o, ok
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Quando o pilar ndo estiver envolto de solo, a NBR6118 exige armacao
longitudinal minima. Portanto, as areas necessarias de concreto dos pilares adotados

para calculo da armadura dos pilares sdo as seguintes:

Pilares extremos:
" _ 1,4 « 204
pilares 1714’3
Pilares centrais:
A _ 1,4 = 408
pilares 1714’3

=0,17m? - A, = 9,8 cm?(CA50) 5¢ 16mm

= 0,33m? - Ay = 19,7 cm?(CA50) 7¢ 20mm

7.4.3.4  FundacOes escavadas

As fundacgdes serao continuidade dos pilares com o0 mesmo diametro de 1,4 m
(estimativa). Pelas sondagens apresentadas anteriormente realizadas a 15 m de
distancia dos eixos dos pilares, observa-se que ha presente uma camada
impenetravel pelo ensaio de SPT logo abaixo, na cota -6 m em relacdo a cota da
rodovia. Isso mostra que ha somente 6 m de solo para suportar as cargas verticais
dos pilares.

Para a carga menor dos pilares extremos (204 tf), pelo método Decourt&
Quaresma para estacas escavadas, as restric6es Qestaca < Qrupt/2 € Qestaca =
Qponta/% + Quaterar/1,3 s80 satisfeitas, apresentando 4 m de escavagdo em relacao a
cota da rodovia.

Mas a carga de maior valor para os pilares centrais (408 tf) ndo é satisfeita. Isso
significa que a alternativa de fundacdo profunda de estaca escavada nao seria uma
opcao viavel para esta estrutura, visto que ndo poderia ser implantada nos pilares
centrais. H4 também o problema de executar dois tipos de fundac¢des para a estrutura,
provocando recalques diferenciais significantes entre os pilares de maior e menor
carga, inviabilizando esta opgéo também.

De acordo com 0s engenheiros civis que atuam na regido, a camada

impenetravel é composta de uma camada de rocha de poucos metros de espessura
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(informacéo verbal)?, portanto, devem ser previstos ensaios com sondagens rotativas
para confirmar essa informacao.

Devido a pequena camada de solo de 6 m para ser utilizada na fundacédo e
cargas de compressao consideraveis no pilar, outra alternativa a ser estudada é a
fundacao por tubuldo. Considerando fator de seguranca de 2, a carga a ser resistida

pelos pilares séo:

Pilares centrais

FS:%: 25 Qra =2 X Qsq =2 % (1,4+204) tf = 571,2 tf
sd
Pilares extremos:
_Qra . . _ _ _
FS—Q——Z % Qra=2XQsq =2x (1,4+408) tf = 1142 tf
Sd

Analisando a viabilidade dessa alternativa de fundacéo, considerando:
e Angulo da base minimo de 61°

e Altura maxima de 1,8 m

e Disparo méximo de 0,9 m em relacéo a face do fuste

e Diametrode 1,4 m

e Carga maxima de 1142 de resisténcia necessaria

A seguir, a representacao esquematica do tubul&o.

Figura 110 - Par&metros de tubuldo estimados

/\O
Xd)fuste

— 0.90

61°

|

[}
dbase ;—‘

% Informag&o concedida pelo professor orientador Pedro Wellington G. N. Teixeira, em 30 de
junho de 2015
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A carga maxima resistida para estes parametros e para a condi¢do do pior SPT
encontrado nos ensaios é de 460tf, menor que as cargas solicitantes. Portanto, para
um diametro de 1,4 m € insuficiente suportar as cargas solicitantes, deve-se aumentar
o didmetro, mas para isso, seria necessario aumentar a base da viga para que o
encontro componente e pilar n&o fique desproporcional.

Isso significa que esta alternativa também € inviavel considerando estas
caracteristicas de solo e parametros geometricos pré-estabelecidos. Sera necessario
um estudo maior com sondagens rotativas para definir a solu¢do mais viavel de

fundacédo para esta alternativa de componentes pré-moldados.

7.4.4 Quantitativos
A seguir, os quantitativos de pré-dimensionamento.

Tabela 19-Quantitativo de concreto

Componentes Area (m?) Comprimento (m) Unidades Concreto (m3)

Pecas pré-moldadas 6,00 20,40 2 244.8
Pilares 1,54 6 6 55,4
Total 300,2

Tabela 20 - Quantitativo de aco em pilares

Pilares Taxa de Comprimento Unidades Ac Quantidade de
armadura (m) (m?) aco (ton)

Laterais 0,06% 8 4 1,54 0,26

Centrais 0,14% 8 2 1,54 0,28

Total 0,54

Tabela 21 - Quantitativo de aco no componente pré-moldado

Aco
daco 8 (ton/m3)
Taxa de armadura Comprimento Unidades Ac (m?) Quantidade de
(m) aco (ton)
Viga 1.02% 20.4 4 15 1.25
Laje 2.57% 7 2 10.2 29.34
Total 30.59

A escavacao resultante é de 6069 m3 de solo.
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8 DISCUSSAO

Neste capitulo do trabalho serdo analisadas qualitativamente as diversas
alternativas levantadas de modo a se verificar os pontos favoraveis e desfavoraveis
de cada uma. Esta andlise seré realizada para que, posteriormente, seja escolhida
uma alternativa que melhor se aplique a situacdo em questéo.

Uma consideracdo necessaria para a viabilidade das alternativas nas quais nao
havera a remocéao do trilho para a execucao da estrutura € a previsao de reforcos na
via férrea, de modo a se evitar recalques na execucédo da obra da passagem inferior.
Uma alternativa para este refor¢o largamente utilizado na Europa consiste no suporte
dos trilhos por um reticulado metélico que se apoiam nas bordas do vao da passagem
inferior (JACKED STRUCTURES, 2010). A figura abaixo mostra este reforco.

Figura 111 - Sistema de reforco dos trilhos

Fonte: JACKED STRUCTURES, 2010

8.1 NATM

Estrutura:

Do ponto de vista estrutural do suporte, seria viavel a forma final. Entretanto, a
baixa cobertura em relacdo ao raio da abertura ndo permitiu a ocorréncia do efeito
arco no solo, o que dificultaria a execucdo. Outra consequéncia observada dessa
relacéo foi, com a deformacao da estrutura, o surgimento de tensdes de tragéo no solo
da cobertura. A interagdo solo suporte, principalmente nas laterais, diminui a eficiéncia

em relacdo a trabalhar apenas a compressao. A mudanca de geometria da se¢ao para
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melhorar este aspecto, que consistiria ho aumento dos raios adjacentes ao arco
invertido, diminuindo assim a pressao no solo e os deslocamentos laterais, conduziria
a uma elevacédo do volume escavado, o que significaria desperdicio expressivo de
espaco e aumento substancial no volume de enchimento.

Para os deslocamentos, nota-se que, com o carregamento do trem-tipo, o nivel
superior do solo de cobertura, onde se apoia a linha férrea, sofre um rebaixamento da
ordem de 10 cm no meio da secéo para ambas as alternativas. A confiabilidade deste
resultado € questionavel, uma vez que o médulo de elasticidade estimado para o
aterro influi fortemente no valor dos deslocamentos obtidos.

Comparando as alternativas entre si, a segunda apresentou resultados melhores

tanto em tensdes quanto em deformacdes no solo.

Equipamentos:

Os equipamentos relacionados na reviséo bibliografica envolvidos na execucao
de tuneis em NATM néo incluem itens de disponibilidade restrita ou uso incomum.
Considera-se nesta primeira avaliacdo que seria viavel a presenca daqueles

equipamentos na localidade da obra em questéo.

Quantidades:

As particularidades das dimensdes do aterro e da secao da avenida, juntamente
com as consequéncias de se inscrever o gabarito retangular em uma secéo circular
de tunel, levaram a soluc¢des que apresentam elevados volumes de escavacao e de
enchimento. A necessidade de se rebaixar a avenida para posicionar as secoes
provocou a existéncia de declividades que resultam em grandes volumes de corte. Na
alternativa 2, um agravante neste aspecto é o alargamento da avenida para a
concordancia com os quatro tlneis paralelos, que € um pouco amenizado pelo menor
rebaixamento conseguido através da altura da se¢éo, também menor.

Comparadas as alternativas, novamente a segunda obteve vantagem,
apresentando menores volumes em todos 0s aspectos.

Em relacdo ao consumo de aco, ha pequena variagdo na taxa entre as opcoes.
Entretanto, em valor absoluto, a alternativa 2 apresenta cerca de 40% do consumo

total de aco em relagéo a alternativa 1.
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Funcional:

Funcionalmente, a quebra da secdo da avenida em varios tuneis prejudica, ainda
gue localizadamente, a operacédo da via. Seriam necessarios cuidados como reducéo
de velocidade e forte sinalizagdo, principalmente na alternativa 2, na qual héa
separacgao de faixas de mesmo sentido.

Outro ponto a ser levado em consideracdo na eventual evolucdo do trabalho
seria o fato de que a avenida também esta sobre um aterro que funciona como dique
contra as cheias do Rio Poti. O projeto com a diminuicdo na cota da avenida, e 0s
cortes decorrentes desta acao, devera prever a existéncia de aterros nas laterais para

preservacao desta funcao.

8.2 Galerias pré-moldadas

Da analise realizada para esta alternativa considerando a sua fase final,
verifica-se que sua viabilidade estrutural ndo serd o condicionante para a sua
utilizacdo ou ndo, mesmo porque obras maiores ja foram realizadas com essa
tecnologia.

Como a viabilidade estrutural esta verificada, acredita-se que o condicionante
para a utilizagdo desta alternativa esta nas etapas de inser¢do da estrutura no aterro.
Dificuldades maiores podem ser encontradas em garantir a estabilidade do macico
guando da sua insercéo, além de evitar recalques inadmissiveis, na ferrovia acima.

A tecnologia necesséria para que seja viabilizada esta alternativa existe e, uma
vez utilizada corretamente para o caso em questao, levara a resultados satisfatorios
e competitivos com as outras alternativas estudadas.

Para que melhor decisdo de qual alternativa a ser adotada, abaixo esta uma
lista das vantagens e desvantagens dessa alternativa:

e Vantagens:

- Estrutura simples de ser pré-moldada;

- Os impactos com a ferrovia sd&o minimos quando tomados os devidos
cuidados;

- Quando a estrutura estiver inserida, minimos trabalhos levam a finalizacéo e
liberacéo da rodovia pela passagem inferior;

- Necessidade de pouca contencdo lateral, apenas no emboque e saida da
passagem;

- Volume de escavacao pequeno apenas para garantir a insercao da galeria.
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e Desvantagens:

- Deve-se tomar cuidados com a paralisacao da obra devido a frente aberta de
escavagao;

- Dependendo das caracteristicas do solo ha a necessidade de tratar este antes
de iniciar a insercao da galeria;

- O sistema de anti-arraste do solo é critico e deve ser bem planejado;

- Necessidade de estudos detalhados das etapas de escavacéao;

- Utilizacédo de lama bentonitica para estabilizacdo da interface solo-estrutura.

Como o solo do local da obra em questéao apresenta bons resultados frente aos
ensaios SPT realizados, problemas relacionados a estabilidade deste ndo devem ser

determinantes para a escolha da alternativa adotada.

8.3 Enfilagens de grande diametro para confeccao de portico

Devido a estrutura construida pelo método das enfilagens de grande diametro
ser carregada apenas ap0s a sua completa execucao, a andlise realizada no seu
estado final permite afirmar que, estruturalmente, o método é viavel.

Os equipamentos necessarios para a execu¢cdo do método nédo sao incomuns,
principalmente em cidade do porte de Teresina. Além disso, caso algum equipamento
necessario nao esteja disponivel no local, os mesmo podem ser transportados até o
local.

Com intuito de facilitar a comparacdo dos métodos estudados, segue abaixo
uma lista das vantagens e desvantagens do método das enfilagens de grande
diametro:

e Vantagens:

- Estrutura carregada somente ap0s a sua execucao;

- N&o interferéncia na operacao da ferrovia,

e Desvantagens:

- Deve-se tomar cuidados especiais quanto a vibracdes quando optar-se por
utilizar cravacéo dinamica para as enfilagens.

- Estrutura mais volumosa do que as demais estudadas

- Altas cargas nas fundacdes, 0 que requer estudos especiais.
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8.4 Componentes pré-moldados

A tecnologia empregada no método € usual no pais. O método resulta em uma
estrutura mais esbelta e de execucéo relativamente simples. Contudo, €, dentre os
métodos estudados o0 Unico que necessita paralisar a via durante sua execucao.
Nessa fase inicial esse aspecto ndo foi aprofundado. Acredita-se que seja possivel
executar um vao em 48h, permitindo paralisar a ferrovia durante um fim de semana
para cada vao, mas estudos mais aprofundados se fazem necessarios e serao

realizados caso esse método seja o escolhido para a proxima fase do trabalho
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9 ESCOLHA DA ALTERNATIVA

Das andlises realizadas durante este trabalho verifica-se que todas as quatro
alternativas estudadas sdo exequiveis cada qual com suas peculiaridades e
dificuldades de realizacao. Partindo-se de uma concluséo racional sobre a escolha de
gual método nos aprofundaremos durante a continuacéo deste trabalho, a alternativa
gue utiliza enfilagens e a que utiliza componentes pré-moldados seriam as mais
vantajosas analisando-se os volumes de concreto e escavacao necessarios. Por outro
lado, utilizando galerias ou NATM néo haveria necessidade de se realizar fundacdes
discretizadas ou interromper o transito momentaneamente, como o caso de quando
se utiliza componentes pré-moldados. Para cada alternativa, ha pelo menos um
aspecto mais critico para evitar a sua escolha, por exemplo:

- O NATM apresenta um grande volume (Tabela 22) de escavacao, possui
pouco cobrimento de solo acima da sua se¢do de escavacdo para permitir o
arqueamento das cargas, além de dificuldades com a drenagem de agua pluvial pela
cota da pista ser rebaixada (devem ser prevista canaletas de drenagem).

- As galerias apresentam a dificuldade da nédo cultura de execugao deste tipo
de método nessas dimensdes além do elevado consumo de ago;

- Para os elementos pré-moldados haveria a necessidade de interrupcéo do
trafego na rodovia por um tempo estimado de trabalho, podendo haver atrasos na
obra; a utilizacdo de pré-moldados protendidos encarece o custo da obra; grandes
cargas de peso préprio das estruturas a serem icadas necessitam de equipamentos
especiais (a regidao de Teresina ndo possui grande oferta de equipamentos com
capacidade de icamento de grandes cargas).

- As enfilagens de grande diametro, possuem cargas muito elevadas nas
fundacdes, exigindo maior pesquisa sobre o subsolo e, provavelmente, uma solugéo
especial. Haveria dificuldade na cravagcao das enfilagens pela altura a ser vencida,
resultando em maiores momentos e necessidade de estrutura dimensionada para
vencer essas solicitacfes na cravacao.

Como mencionado, todas apresentam a tecnologia disponivel e bem
desenvolvida para a execucdo, sendo assim, outros aspectos como cultura
construtiva, quantidade de materiais, dificuldade de execucdo seréo preponderantes
para a escolha de um método. As analises que fizeram parte do escopo desse relatério

serviram, primordialmente, para mostrar a viabilidade estrutural das alternativas e para
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0 grupo poder levantar aspectos, em sua maioria, quantitativos (Tabela 22) de forma
gue a escolha da alternativa seja realizada de maneira mais racional, priorizando, nao
somente os aspectos preferenciais do grupo, mas também os aspectos referentes a

andlise de engenharia propriamente dita.

Tabela 22 - Resumo de quantitativos

Quantitativos
x Aco
Escavacdo (m3) | Concreto (m3) (ton)
N.A.T.M. 20608 2307 32
Galeria pré-moldada 8505 1843 243.6
Enfilagens de Grande didmetro 4768 889 166.26
Componentes pré-moldados 6069 300 31.13

A alternativa escolhida para foco na continuidade do trabalho foram os
componentes pré-moldados pelos seguintes aspectos:
e Menores volumes de escavagdo e concretagem;
¢ Facilidade de execuc¢éao devido ao pleno conhecimento do método;
¢ Grande difusdo da alternativa no pais;
e Possibilidade de interrupcéo do trafego em fins de semana e periodos
noturnos;
e Baixo volume de trafego na via férrea.
Com essa escolha, a continuidade do trabalho focara totalmente em viabilizar
organizacional e estruturalmente a alternativa e as atividades envolvidas durante sua

implantacgéo.
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10 DETALHAMENTOS DA ALTERNATIVA

10.1 Estudo da secéao

A secdo inicial do pré-dimensionamento possui grandes cargas de peso
proprio, isso se mostra um problema para o icamento. O desafio desta alternativa é
aperfeicoar a secdo e minimizar 0o peso da estrutura para garantir que 0sS
equipamentos disponiveis na regido possam ser utilizados.

Para melhor desempenho da estrutura na compressao, inverteu-se a posicao
da laje, passando-a da face inferior para superior.

A largura da secdao foi diminuida para conter somente uma linha férra com bitola
métrica (1 m), pois a ponte existente seguinte também possui somente 1 linha férrea.
(Figura 112)

As antigas longarinas retangulares da secao inicial sofreram mudancgas para
secao em “I”, com alargamento da alma nos apoios para ancoragem dos cabos de
protensdo. (Figura 113)

Para diminuir a espessura da laje foram colocadas 5 transversinas (3 no vao e
1 em cada apoio), sua fungéo é distribuir melhor as cargas da laje para as longarinas.
As transversinas nos apoios terdo o dobro da espessura para garantir melhor
desempenho devido a existéncia de cargas das lajes de aproximacéao. (Figura 114)

A secdo inicial de estudo possui peso proprio de 306 toneladas por vao, com a
melhora da eficiencia da sec¢ao transversal da estrutura, a nova se¢ao possui apenas

123,6 toneladas por vao.

Figura 112 - Vista em planta da longarina em 1 vao
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Figura 113 - Vistas em corte da se¢éo no %2 vdo — Cortes Ae B
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Figura 114 - Vista longitudinal da longarina
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10.2 Método construtivo
O método construtivo foi exposto no item 5.4, contudo, para o dimensionamento
€ necessario detalhar o método construitivo adotado para a superestrutura.
A superestrutura € composta por duas longarinas protendidas, cinco
transversinas e uma laje.
A sequéncia de execucao da superestrutura sera:
1. Confecédo da forma das longarinas e transversinas.
2. Armacdao e concretagem da forma do item anterior.
3. Desforma das longarinas e transversinas e instalacdo das pré-lajes bi-
apoiadas no vao entre as longarinas.
Confeccao da forma da laje, armacéo e concretagem.
Desforma da laje.

Protenséo das longarinas.

N oo g A

Icamento para a posigao final.

10.3 Dimensionamento

10.3.1 Parametros
Os parametros adotados para o dimensionamento:
fox = 45 MPa
Y. =14
E, = 0,85 X 5600 X V45 = 31930 MPa
fyk = 500 MPa (CA50)
ys = 1,15
E; = 210 GPa
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fyp = 1900 MPa (RB190)
fypa = 0,74 X fyp = 1406 MPa
E, = 195 GPa (RB190)

10.3.2 Dimensionamento
O dimensionamento da estrutura foi dividido nos seguintes elementos:
e Superestrutura
e Meso e infraestruturas
e Lajes de aproximacgao

A seguir serdo apresentados os calculos e resultados para cada elemento.

10.3.2.1 Superestrutura

Longarinas:

Utilizou-se um modelo de viga bi-apoiada com vé&o de 20,4m no software Ftool®
para determinar os esfor¢cos nas longarinas. Partindo do principio de simetria, tanto
da estrutura quanto dos carregamentos, o modelo foi concebido para apenas uma das
longarinas.

e Cargas:

Situacdo de protensao: apenas peso proprio da estrutura.

A 4
glong = (Along; + l;]e) X Yconcreto = (016738 + 0;2 X E) X 25 = 26;8kN/m
2vao
L X hXb 25
Itrans = ( Vaotransz ) X Yconcreto = 3 X 1X0,2 X B} = 7,5kN

Situacdo ao final da execucao da estrutura: peso proprio da estrutura somado
ao peso do lastro, trilhos e dormentes. Adotou-se os mesmos valores de caga de
trilhos e dormentes utilizados no item 7.4.1..

Jextras = Morita X Vorita + Gaormentes T Jtrithos = 0,5 X 18 +7 4+ 0,7 = 16,7kN /m
e Modelos:

A partir das cargas levantadas e das cargas do TB360, criou-se um modelo
para a longarina em sua sitacédo de protensao e sua situacao ao final da execucao da
estrutura.

As figuras a seguir ilustram os carregamentos permanentes nos modelos.



144

Figura 115- Modelo Situacéo de pronteséo
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Figura 116- Modelo Situacao ao final da execucéo da estrutura
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A Figura 118 ilustra o carregamento variavel na situacao ao final da execucéao
da estrutura. Pode-se notar que o carregamento do TB360 esta espraiado (Figura
117), seguindo o mesmo critério adotado no item 7.3.2.1. Devido & menor espessura
da camada onde ocorre o espraiamento das cargas, o valor da carga espraiada para

a estrutura em questao é significativamente superior ao obtido no item 7.3.2.1.

Figura 117 — Espraiamento longitudinal do TB360
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Figura 118 - Situacao ao final da execucédo da estrutura - Carga variavel
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e Esforcos:
Os esforc¢os obtidos através dos modelos estdo expostos a seguir.

e Situacdo de protensao
Figura 119 - Situacéo de protenséo - Cortante (kN)

2848

1404 F

#2021 kN

2921 kN
o

2040 m |

Figura 120- Situacéo de protensédo - Momento (kNm)
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e Situagao ao final da execugao da estrutura

Figura 121- Situacdo ao final da execucéo da estrutura — Envoltdria de cortantes (kN)

1550.3

_1552
20,40 m 15529

Figura 122- Situagao ao final da execugéo da estrutura — Envoltéria de Momentos (kNm)

Os esforgos obtidos através dos modelos foram exportados para o software

Excel.
e Definigcdo dos cabos de protensao

Optou-se pela protenséo limitada. Considerou-se a colaboracdo da laje no
dimensionamento. Adotou-se uma se¢do mais robusta para o apoio da longarina e
uma secao mais esbelta para o vao. A Figura 123 e a Figura 124 mostram as se¢oes
consideradas. A diminuicdo da secédo da laje ocorre devido a necessidade de se
utilizar pré-laje para a concretagem da mesma. Adotou-se, inicialmente uma

espessura de 7 cm para a pré-laje.



Figura 123- Secao de 1/2 véo
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Figura 124 — Secéo de apoio
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As propriedades dessas sec¢bes estdo na Tabela 23.

Tabela 23 - Propriedades das secdes

Sec¢ao

Apoio
Area 1.3485 | m?
h 1.8|m
I 0.421 | mM4
ys -0.75|m
yi 1.05/m
Ws -0.5613 | m?®
Wi 0.4010 | m3

1/2 véo
Area 0.9898 | m?
h 1.8|m
I 0.362 | m™4
yS -0.659 | m
yi 1.141|m
Ws -0.549 | m?3
Wi 0.317 | m3
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Analizou-se a se¢ao mais carregada (1/2 vao) para definir os cabos. A partir

dos esforcos obtidos no modelo e das propriedades da se¢édo de meio de vao da

Tabela 23, calculou-se as tensfes das faces superiores e inferiores da longarina para

cada fase e para as combinacfes quase permanente (CQP) e frequente (CF).

Os momentos solicitantes para as combinagdes foram calculados com os

coeficientes W2=0,6 e W1=1 como previsto na NBR6118/2014.

As tensodes foram calculadas pelas equacdes:
Osup = M/Vvsup
Oing = M/Wins

A Tabela 24 apresenta o resultado dos calculos.

Tabela 24 - Tensdes no meio do vao

Tensdes
Peso préprio | Carga total
Mg 1470.6 1907.6 | kNm
Mq 0 5693.1 | kNm
Wsup -0.55 -0.55 | md
Winf 0.32 0.32| md
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MCQP 1470.6 5323.5 | kNm
osup,CQP -2680 -9700 | kN/m2
ainf,CQP 4635 16778 | KN/m?2
MCF/CR 1470.6 7600.7 | KNm
osup,CF -2680 -13849 | KN/m?
oinf,CF 4635 23955 | KN/m?

A determinacdo da forca de prontensédo e a consequente determinacédo dos
cabos foi realizada a partir das seguintes hipoteses:

- Excentricidade: ep=0,97m

- Perdas imediatas: 10%

- Perdas progressivas: 15%

- Cordoalhas: ®©15,2mm

A forca de prontensdo para a protensao limitada é definida pela maior dentre
duas forcgas, a que limita a descompresséao na face inferior para a CQP e a que limita

a fissuracao na face inferior para a CF.

inf,CQP
Peop = 7 ep
A Winy

fctk,inf — OinfCF
1 ep
A Wing

Pcp =

Onde:

ctk,inf — Y, X U,5 X a
fetking = 0,7 X 0,3 X f2/*[MPa]

A Tabela 25, a seguir, apresenta o resultado dos célculos. O numero de
cordoalhas foi arredondao para cima e o valor da forca de protenséo recalculado.

Tabela 25 - Forc¢a de protenséo

Forca de Protenséo

ep 0.97|m
Np,CQP -4125 | kN
Np,CF -5236 | kN
Np,00 -5236 | kN
Np,1 -6284 | kN
Np,o -6982 | kN
op,inicial 1406000 | KN/m?
Num. cordoalhas 36
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Num. de cabos 2

P,00 -5311 | kN
P,1 -6373 | kN
P,o -7081 | kN
Np med,o00 -2655 | kN

Adotou-se 2 cabos de 19 cordoalhas.

Definida a forca de protenséo, calculou-se a faixa de passagem para os valores
de cada ponto exportado do modelo. As equacdes utilizadas para determinacao da
faixa de passagem foram:

- Formacéo de fissura na borda superior:

(feewins —522) 4

SI/Vsu X -
b D P, A

e

- Compresséao excessiva na face superior:
(_016 X fck - Jsup,CR) _ l)

- Formacéo de fissura na borda inferior:

(fetinf = Oing.cr) 1
Po A

ep = Winf X <
- Compresséo excessiva na borda inferior:

M
<_0'6 X Jere = Wi:f) 1
ep < Winf X P1 — Z

- Limite de descompresséao na borda inferior:

—Oinf,cQP l)

ep = Winf X ( P, 1

A partir da banda definida acima, determinou-se a geometria dos cabos. A

banda de passagem e o cabo equivalente estéo ilustrados no Grafico 1.
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Gréfico 1 - Banda de Passagem & Cabo Equivalente

Banda de Passagem & Cabo Equivalente
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Distancia longitudinal (m)

e Perdas de protenséo:

Com a definicdo das perdas de protensdo em 25% anteriormente para o
dimensionamento, € necessario verificar seu valor efetivo. Essa verificacdo submeteu-
se aos dois conjuntos de perdas existentes: perdas imediatas durante o estiramento
e ancoragem dos cabos e perdas progressivas ao longo do tempo.

Adotaram-se os seguintes dados:

1 = 0,2 — coeficiente de atrito entre correia e polia

k = 0,002 /m — trechos retos

Ep = 19500 kN /cm?

fpte = 190 kN /cm? (RB190)

fpteméax = 140,6 kN /cm? (RB190)

n? cordoalhas = 19

A, = 26,6 cm? (1 cabo)

6 = 6 mm (recuo devido a cravagao cunha de ancoragem, manual Protende)

P, =3737,3 kN — forca inicial de protensao
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Os resultados das perdas imediatas para cada cabo é resumida a seguir:

Tabela 26 — Perdas imediatas

Perdas Imediatas Cabol Cabo2

Po(kN) 3737,3 37373
Atrito P1(kN) 3504,3 3537,9

P2(kN) 3483,3 34955
Alongamento (mm) 70,5 70,2

. Po1(kN) 3124,7 3090,8

Encunhamento (todos os cabos sdo

P11(kN) 3357,7 3290,1
afetados)

P21(kN) 3378,7 3332,6
Esforcos % vio P1  (kN) 3572,3 3501,8

Pu(kN) 3393,6  3326,2

A sequir, representacdo da queda da forca de protensdo devido as perdas

imediatas.
Figura 125 - Cabo 1

17 i avs
Vao
" A
017 m
F 10.20 m
2
37373 kM Anes do encunhamenta 35?2-3 - . f“’\
/‘///f/ e s T, W T T T TS d ot s e - - 34833 kM
- 3393 kM 33577 kN JITET RN
3247 kM Apds o encun hamento

3.00 m
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Figura 126 - Cabo 2

Ya vdo ?{
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o |
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e i il TR T T T IE TS ¥
Z 32901 kN 32262 kN 33326 kN
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O calculo das perdas imediatas por encurtamento do concreto foi calculada na
sec¢do do ¥2 vao. Onde a tenséo inicial de tracdo na armadura de protenséo € de 1406
MPa e a variacdo da tensdo de protensdo é de 24,2 MPa, isso resulta uma perda
percentual de 2,2%. A perda imediata total, portanto € de 8%.

As perdas progressivas foram calculadas de acordo com a NBR6118
considerando temperatura T=20°C, t,=28 dias, t=30 anos e U=70% com cimento
Portland. Foram calculados:
coeficiente de fluéncia = 2,4
deformacao por retragao concreto €. = —0,00023
deformagao por fluéncia da armadura de protensao &, . = 0,000233
X(tto) = 0,035

As perdas progressivas totais foram calculadas através da expressdo mais
precisa:

gcs*Ep+a*O-c,pog*(p_0-pi*X

)

Ao,(MPa) = " Y p
1+E+ap*Ap*[A—C+f]*(1 +2)

resultando em um perda total de protensdo de 19%. Portanto, adotar 25% de perdas

totais no dimensionamento esta adequado.
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e Estado limite dltimo (ELU):
A verificagdo do ELU foi realizada para a se¢cao mais carregada (1/2 vao).

Foram adotados os parametros indicados no item 10.3.1 e a geometria indicada
na Figura 123.

Adotou-se as seguintes hipéteses:
- Aco de protensdo estd escoando

- Linha neutra esta na laje superior (Al da Figura 127)

Figura 127- Hip6tese: Somente laje A1 comprimida

h 200m ——
4

\ Al ]
043m J

A partir das hipoteses calculou-se:
de = Asp X fypd
RCd/f = 0,68 X bf X d Xde

g = m
Rcd/s;
x=&Xd
Tabela 27 - Resultado dos célculos
Mud
Rpd Rcd/ 4 X 0.8x (kNm) Msd
7081.2 | 71254 0.099 0.162 0.1296 11083.5 10641

Dado que momento resisténte Ultimo calculado foi maior que o momento
solicitante é necessario validar as hipéteses adotadas.

- Linha neutra esta na laje superior (Al da Figura 127):

Como 0,8x=0,1296<0,13 a hipotese esta satisfeita

- Aco de protenséo esté escoando:
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Para satisfazer essa hipotese é necessario que:

fpyd
> =——=20,007
€pu = Epya =7

p
Onde,

€Epu = €pe + |ecp| + €p

—P°°XO’9—00049
e T A, XE,
—P°°XO'9>< 1+e§ = 0,0005
0= "4, \ATT)T"

Como £<0,259, a sec¢do esta no dominio 2, portanto:
€, = 0,01
Assim, temos:
€py > 0,0049 + 0,0005 + 0,01 = 0,0154 > €4 - OK

Todas as hipoteses foram satisfeita, portanto ndo ha necessidade de armadara

passiva resistente a flexdo. A armadura minima de norma para a se¢do de meio de

vao é de As=19,2cm?, portanto adotou-se 7P20mm (As,adot=22,05cm?).

e Forca cortante:
A armadura resistente a forca cortantes é dada por:
ASW

= (Vef,d —Vea)/(0,9 X d X fywd)

Onde,
fctk,inf

Vea = 0,6 X X byer X d X By

Ye
Vera =Yrg X Vg +Yrq X Vg +1p X1y
Os coeficientes de ponderacao valem:
vig=1,40u0,9; yig=1,40u0,9;yp=120u0,9
Calculou-se a armadura resistente a cortante para pontos a cada metro da

estrutura para o caso carregado € para 0 caso descarregado.

Os resultados dos célculos estdo na Tabela 28. A maior area de aco obtida foi

Asw/s=6,67cmz/m

A NBR6118/2014 prevé armadura resistente a cortante minima dada por:

Asw,min — (0:2 X fctm X bw)
S fywd
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Para a secdo de meio de vdo Asw/s=4,4 cm?/m e para a secao de apoio
Asw/s=10,5 cm?/m.
Adotou-se $12,5 ¢/ 30cm e 2 ramos para a secdo de meio de véo. Para a secéo

de apoio, deve-se somar a area de ago minima com a area de ago de fretagem.



Tabela 28 - Cortante
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Cortante
bw,ef Mo Md Vcd
X (m) Cabo 1 Cabo 2 Vp,00 (m) (kNm) (kNm) B1 (kN) Caso Carregado Caso descarregado
t™wd Asw,s Vef,d twd Asw,s
a Vp,00 |a Vp,00 Vef,d (kN) | (kN/m2?) |(cm?/m) (kN) (kN/m2) (cm?/m)

0| 13.7| -630.4| 12.9| -591.8| -1222.2| 0.5525 2377.1 2025 2.00 2202 1173.5 1214 -15.02 1133.4 1172.2 -15.60

1| 11.9| -546.7| 9.9| -455.7| -1002.4| 0.5525 3401.9 2025| 2.00 2202 1140.8 1180 -15.49 903.1 934.1 -18.96

2|1 10.0| -461.3| 6.8| -315.9 -777.2| 0.2025| 4759.5 3805| 2.00 807 1123.2 3170 4.62 670.0 1890.6 -2.00

3| 81| -374.4| 3.7| -173.3 -547.7| 0.2025 5361.8 5375| 2.00 806 1191.7 3363 5.63 435.3 1228.5 -5.41

4| 6.2| -286.2| 0.6 -29.2 -315.4| 0.2025 5752.8 6735| 1.85 748 1204.6 3399 6.67 201.0 567.1 -7.99

5| 43| -197.0| 0.0 0.0 -197.0| 0.2025 5973.1 7882 | 1.76 709 1121.6 3165 6.02 107.0 302.0 -8.80
51| 4.1| -188.1| 0.0 0.0 -188.1| 0.2025 5990.5 7990 1.75 706 1110.5 3134 5.91 101.5 286.4 -8.83
52| 3.9| -179.1| 0.0 0.0 -179.1| 0.2025 6007.1 8090| 1.74 703 1088.6 3072 5.63 102.3 288.8 -8.77
6.2| 19| -89.2| 0.0 0.0 -89.2| 0.2025 6128.0 9022| 1.68 678 944.3 2665 3.89 46.9 132.3 -9.21
7.2 0.0 0.0f 0.0 0.0 0.0 0.2025 6171.5 9742 1.63 659 865.3 2442 3.01 3.8 10.7 -9.57
8.2| 0.0 0.0| 0.0 0.0 0.0| 0.2025 6171.5 10251| 1.60 646 672.6 1898 0.38 55.8 157.5 -8.63
9.2| 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0/ 0.2025 6171.5 10551| 1.58 640 480.7 1357 -2.32 119.5 337.3 -7.59
10.2| 0.0 0.0/ 0.0 0.0 0.0/ 0.2025 6171.5 10641| 1.58 638 343.3 969 -4.30 193.2 545.3 -6.49
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e Estados limites de servigo (ELS):

N&o h& necessidade de verificagdo do ELS de fissuracdo dado que optou-se
pela prontensédo limitada. A verificacdo do ELS de flecha excessiva também néo sera
realizada dado que as flechas da estrutura seréo corrigidas na execuc¢ao da via férrea
sobre a estrutura.

e Fadiga

Na Secédo 23 da NBR6118, relativa a acbes dinamicas e fadiga, encontram-se
critérios para avaliar os danos gerados nas estruturas por acdes ciclicas. Abordou-se
a verificacdo da fadiga das armaduras ativa e passiva, tanto de flexdo como de
cisalhamento, bem como a fadiga do concreto a compresséao.

Calculou-se as tensdes superior e inferior a cada 1 m de véo para a situacao
ao final da execucéo da estrutura, considerando as tensfes do peso préprio final da
estrutura, das combinacbes de acodes frequentes e da protensdo com Npo € Np,«.
Assim, realizou-se acomparacdo e em seguida definiu-se a tensdo maxima de

compressao. A seguir a tabela resume as tensdes em cada sec¢ao:

Figura 128 - Tensdes nas se¢bes da longarina

Tensao Mg + Protensdo Tensao MCF + Protensao
x (m) Np,o° Np,o Np,e° Np,o
osup oinf osup oinf osup oinf osup oinf
(kN/m2)  (kN/m?) | (kN/m?) (kN/m?) | (kN/m?) (kN/m?) | (kN/m?) (kN/m?)
0 -1991 -6410 -2655 -8547 -1991 -6410 -2655 -8547
1 -645 -8377 -651 -11463 | -2594 -5649 -2600 -8734
2 -66 -14369 319 -19863 | -3797 -7915 -3412  -13409
3 638 -15661 1429 -21882 | -4623 -6562 -3832  -12783
4 984 -16306 2041 -23001 | -5596 -4924 -4540  -11619
5 1048 -16440 2255 -23403 | -6638 -3144 -5432  -10107
51 1049 -16443 2267 -23426 -6743 -2965 -5524 -9949
5,2 1050 -16446 2280 -23450 | -6839 -2800 -5609 -9804
6,2 1002 -16376 2315 -23527 | -7805 -1142 -6492 -8293
7,2 860 -16134 2202 -23338 | -8652 319 -7310 -6885
8,2 693 -15845 2035 -23049 | -9315 1466 -7973 -5738
9,2 590 -15667 1932 -22871 | -9705 2140 -8363 -5064
10,2 551 -15600 1893 -22804 | -9822 2343 -8480 -4861

Tabela 29 - Relagdo das maximas e minimas tensdes
osuperior (kN/m?) cinferior (kN/m?)
Mdéximo 1893 2343
Minimo -9822 -22804
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A maior tensdo de compresséo foi obtida na se¢éo inferior de %2 vao através do
momento maximo de flexdo do peso proprio na estrutura com a combinacdo da
protenséo em caso de Np.o, com valor o, s, = —22.804 kN/m?,

Para a verificacdo da fadiga do concreto em compresséo foram utilizados os
seguintes dados:
fcdsagiga = 0,45 vy, * fck = 0,45 * 1,4 * 45MPa = 28,35 MPa

0,1 = —9822 kN /m? — Tensdo minima de compressio
0y = —22804 kN /m? — Tensdo maxima de compressio
1

Ne = Tocal
1,5-0,5* (=)

locz|

= 0,78 fator que considera o gradiente de tensdes de compressao no concreto

A verificacdo para o concreto em compressao € satisfeita se:

Ne * Vf * Ocmax < fClfadiga
249 MPa < fcdgagiga — Condigdo satisfeita

A verificagéo da fadiga do concreto em tracdo nao foi verificada pois néo é o
caso em estudo.

A verificagcdo da fadiga na armadura é satisfeita se a maxima variacdo de
tensdo calculada, Agg,, para a combinacédo frequente de cargas satisfizer:

Yr * Adss < Afsdragiga

Foram utilizados os seguintes dados:
Afsdfagiga = 95 — Armadura passiva para 2x10%ciclos, Tabela 23.2 da NBR6118
Afsdfagiga = 110 — Armadura ativa para 2x108ciclos, Tabela 23.2 da NBR6118
Momentoysy cr = 7600,7 kNm na secdo de %2 vao

Momentommimo,cr = 0,0 kNm na sec¢ao de % vao

@ =z =66ea,=2"=6]1
c c

ds = 1,75 m — Armadura passiva

dp = 1,63 m — Armdura ativa

x =1,20m — profundidade da linha neutra na se¢do

] = 0,73 m* — Momento de inércia da sec¢do fissurada
A variacao de tensdo para armadura passiva é:

as * (Mméax — Mmin) * (ds — x)
Aog = 7

= 37,5 MPa < 95 MPa - Satisfeita
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A variacdo de tensdo para a armadura ativa é:

ap * (Mmax — Mmin) = (dp — x) o
Aoy, = i = 27,3 MPa < 110 - Satisfeita
e Fretagem
Adotou-se ancoragem do tipo MTAI do catalogo da PROTENDE, empresa
fabricante.

Figura 129 - llustracéo do aparelho de apoio

D+50

AA+20

Fonte: PRONTENDE

Tabela 30 - Dimensdes do aparelho de apoio

ARMADURA DE FRETAGEM - CA-25

Tipo A |84 |
o m

AA 15,2 MTAI04 150 170 100
AA 12,7 MTAI 09 AA 15,2 MTAIOT 180 120 GCI 220 35 80
AA 12,7 MTAI12 AA 15,2 MTAIO0S 200 178 152 ﬁO 80 330 250 12,5 11.0 70 65

AA 15,2 MTA| 22* 300 240 254 75 70 560 430 16 250 100 -
AA 15,2 MTAI 27* 325 254 280 20 80 640 470 20 475 110 =

* Fornecimento sob consulta Dimensodes sujeitas a modificagoes
Fonte: PRONTENDE
A ancoragem escolhida possui placa de 28x28 cm.

Devido a aplicacéo de cargas em superficies restritas das placas de protensao
surgem tensdes de tracado que devem ser absorvidas por armaduras. As armaduras
de regularizacdo de cargas no apoio possuem varias composicoes, dentre elas, as
que regularizam as resultantes de Z,,, Z, € Zporqq-

Para o calculo das componentes Z,,, Z,, segundo a formula de Fritz Leonhardt,

temos:

a’O
Zy=03xPx (1 - 7), onde a, = altura da placa
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c
Z,=03*Px* (1 - ?0), onde c, = largura da placa

ZIx14
" fa
Para o calculo da componente Zp,rqq, t€MOS:
( 0,015« P

Zporda = 7 —~
Maior { 1-—- ( 2%)

lZ porda = Max(Pi x tan ;)
Para esta situacao de varias cargas excéntricas de protensdo, cada cabo tem
uma area de influéncia para a regularizacao das cargas de protensao, representado
nas figuras a seguir.

Figura 130 - Areas de influéncia para situacéo de cabos excéntricos

Fonte: Ishitani, Hideki et al. ESTRUTURAS DE CONCRETO Il — Notas de Aula

Figura 131 - Areas de influéncia para situac&o de varios cabos

Fonte: Ishitani, Hideki et al. ESTRUTURAS DE CONCRETO Il — Notas de Aula
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Os valores das variaveis utilizadas no dimensionamento estao na Figura 132.

Figura 132 - Variaveis da fretagem para Zy, qq ;

h=18m

—= 03Em e 144m

9251,2 KN/m?

P1
095 m =
S
| v —
P1 ]
8,3°
1 —4
P2 I \ | 130 m
1.05m | R B L P2
\’\ﬂ.BSm _¥ .
0.65m
0.42m
| i
12315,5 KN/m?
Tabela 31-Calculos para Zy e Zz
Zy maximo 749 kN
Zd 1049 kN
fyd 400000 kN/m?
As 0,0026 m?
Asy 26,2 cm?
As, cortante 10,5 cm¥m
As, total 41,3 cm?
6 x $16 c/15 e 4 ramos
Zz 1133 kN
Zd 1586 kN
fyd 400000 kN/m?
As 0,0040 m?
Asz 39,7 cm?

5x2 conjuntos $6,3 ¢/20(5 voltas)

Célculos para Zborda,i maximo

e (m) Zborda (kN)

Cabol
Cabo?2

0,073 74,3
0,473 193,1

osuperior
oinferior
hl
h2
al

5251,2 kN/m?
12315,5 kN/m?
1,3 m
0,42 m
8,3 °




163

a2 7,1 °
Zbi max 516 kN
Zborda maximo 516 kN
Asborda 18,1 cm?
6x¢d 20 mm

e Armadura junto ao apoio:

Seja Mod (Figura 133) o momento de calculo em devido as forgas de protenséo

e a reacdo de apoio, a armdadura junto ao apoio é dada por:

Mod

A=
ST0,9%d X fyq

Figura 133 - Esquema de calculo da armadura de ancoragem

1.80 4‘
P1 |
B SERTES 02
137° l X
PZ\*ﬁ |
12.9° y9=1.09
R

Mod foi calculado para todas as combinagdes de P e R possiveis nas etapas de

execucao e utilizacao da estrutura.

Tabela 32 - Armadura de Ancoragem

Np,o0 (KN) |Np,00 (kN)
Cabol -3541 -2655
Cabo 2 -3541 -2655
Mok, Cabol (kNm) -1513 -1135
Mok, Cabo2 (kNm) -2801 -2101
Reacéo do apoio
R apoio minimo ‘ 316 kN




R apoio maximo 1540 kN
Mok, R apoio min (kNm) 490 kKNm
Mok, R apoio max (KNm) 2387 kNm
Momentos
Mod (Npo, Rmin) -4687 KNm
Mod (Npo, Rmax) -2790 kKNm
Mod (Npoo, Rmin) -3393 kNm
Mod (Npoo, Rmax) -1496 kKNm
As 69.2 cm?
As adotado: 14925 (70cm?)

e Armaduras de costura
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As dimensfes utilizadas para o calculo das armaduras de costura estao

expostas na Figura 134.

Figura 134 - Armadura de Costura

- ron

138 m —-=f

o ]
Secdo ; vao
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Os calculos e resultados estdo expostos na Tabela 33.




Tabela 33 - Armadura de costura - Resumo

Costura
Vd 1204.6 | kN
bf 2|m
d 1.8|m
fywd 434783 | KN/m?
Laje
b 1m
hf 0.2|m
Vid 602.3 | kKN
1fc 1924.0 | kKN/m2
p 0.0044
Asf 8.85| cm?m
®10 ¢/ 15 e 2 ramos
Misula 1/2 vao
b 1.38|m
hf 0.5|m
Vid 831.2 | kN
1fc 1062.0 | KN/m?2
p 0.0024
Asf 12.21 | cm?m
P12,5 ¢/ 15 e 2 ramos
Misula Apoio
b 1.2|m
hf 0.43|m
Vid 722.7 | kN
1fc 1073.8 | kN/m?2
p 0.0025
Asf 10.62 | cm?/m
®10 c/ 15 e 2 ramos
Taldo
Asf 0.0525 | m?
As 0.14 | m?
Vid 451.7 | kN
hf 0.35|m
Tfc 824.6 | KN/m?2
p 0.0019
As 6.64 | cm?/m
®12,5 ¢/ 30 e 2 ramos

165



166

Laje e transversinas:

Modelo:
Utilizou-se um modelo no software SAP2000 para obtencao dos esfor¢cos na

laje e nas transversinas. Os carregamentos no modelo seguiram 0S mesmos critérios

adotados para as longarinas. No entanto, posicionou-se o trem tipo de maneira a

causar 0os maiores esfor¢os possiveis nos elementos analisados. As figuras a seguir

apresentam o modelo e seus resultados relevantes para o dimensionamento dos

elementos estudados.

Figura 135 - Modelo SAP2000
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o
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e Laje:
Figura 136 - Cortantes Maximas (kN)
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Figura 137- Momentos na dire¢&o longitudinal (kNm)
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e Transversinas:

Figura 139 - Cortante na transversina mais carregada

Resulkant Shear

Fonte: Autoria propria.

Figura 140- Momento na transversina mais carregada

R esultant kaoment

Fonte: Autoria propria.

e Calculo das armaduras:

> Laje:

Shear ¥2
106,303 KN
at 2.75000 m

Moment M3
4251530 k.M-m
at 1.50000 m
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A Tabela 34 resume os calculos das armaduras de flexdo e a Tabela 35 os

calculos dos estribos.

Tabela 34 - Armaduras de flexao

Armaduras de flexao

Direcdo longitudinal

Direcéo transversal

Dimensdes da Peca

Dimensdes da Peca

bw 1m bw 1lm
h 0.2|m h 0.2|m

Flex&o positiva Flexdo positiva
d 0.147 | m d 0.123|m
C 5.3|cm c 7.7)cm

Esforgos Solicitantes

Esforgos Solicitantes

Mk ‘ 84 ‘ kNm/m Mk ‘ 81 ‘ KNm/m

Posicéo da Linha Neutra Posicdo da Linha Neutra
X 0.041|m X 0.050 | m
Ascalc. 20.72 | cm?m Ascalc. 25.37 |cm?m
Asmin 5.18 | cm?/m Asmin 5.18 | cm?/m
As ad 20.475 | cm?m As ad 25.33 | cm?m

®20 ¢/ 15 ®22 ¢/ 15
Flexdo negativa Flexdo negativa

d 0.152 | m d 0.143 |m
C 4.6|cm C 5.75|cm

Esforgos Solicitantes

Esforgos Solicitantes
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Mk 27 ‘ kN/m Mk ‘ 44 ’ kKNm/m
Posicdo da Linha Neutra Posicdo da Linha Neutra
X 0.012|m X 0.021|m
Ascalc. 5.82 | cm?/m Ascalc. 10.57 | cm?/m
Asmin 5.18 | cm?/m Asmin 5.18 | cm?m
As ad 6.4 | cm3/m As ad 12 | cm?/m
®12,5c¢/ 15 ®16 c/ 15
Tabela 35 - Estribos
Estribos
Dimensdes da Peca
bw 1m
0.2|m
0.147 |m
Vk 276 | KN/m
vd 386.4 | KN/m
VRd2 1071.6 | KN/m
Asw/s 55.93 | cm¥m/m
Asw/s ad 60 | cm3/m/m
P8 ¢/ 10 e 12 ramos

> Transversinas

A Tabela 36 resume os calculos realizados.

Tabela 36 - Dimensionamento armaduras transversina

Dimensdes da Peca

bw 0.20 |m
h 1.00 |m
d 092 |m
C 8.5 cm

Esfor¢cos Solicitantes
Mk 425 |KNm
VK 106 | kN

Armadura de flexao

Posicéo da Linha Neutra

X 0.162 |m
Ascalc. 16.29 |cm?2
Asmin 5.18 |cm?

As ad 20.00 |cm?
4025
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Estribos
vd 148 |kN
VRd2 1334 |kN
Asw/S 2.80 cm?/m
Asw/sad | 6.67 | cmm
®8 ¢/ 30 e 2 ramos

10.3.2.2 Pré-laje
A pré-laje deve conter os estribos e a armadura de flexdo positiva no sentido

transversal da laje. As dimensdes adotadas estdo na Figura 141.

Figura 141- Pré-laje — Geometria

h 240m ﬂ
£ 0.07m

| 1
t

200m

e Cargas:

As cargas na pré-laje sdo peso proprio da pré-laje, peso da laje a ser
concretada acima da pré-laje e sobrecarga de execucéo.

Adotou-se, conservadoramente, 1kN/m?2 de sobrecarga, equivalente a um
operario de 100kg de massa por metro quadrado. Portanto, temos a seguinte carga
na pré-laje:

p=02x25+1=6kN/m
e Modelo:

Utilizou-se um modelo da barra bi-apoiada. Assim temos:
lZ 22
Mk,méx:pX§: 6X§= 3kNm
e Armadura de flexao:
Dado a pequena espessura da laje e o posicionamento dos estribos e da

armadura de flexao final da laje no sentido transversal, optou-se por adicionar uma
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armadura de pequeno diametro com apenas 2cm de cobrimento, tendo, portanto,
apenas funcéo provisorio.
A Tabela 37 a seguir resume os calculos realizados.

Tabela 37 - Pré-laje - Armadura

Armadura de flexao

Dimensodes da Peca

bw = 1m
h= 0.07 | m
d= 0.05|m
C= 2|lcm

Esforgos Solicitantes

Mk = 3 | KNm/m
Posicéo da Linha Neutra
X = 0.0040 | m
Ascalc. = 2.00 | cm?3/m
Asmin = 1.81 | cm?m
As ad 2.00 | cm?/m
d5c/ 10

10.3.3 Croquis
As figuras a seguir ilustram as armaduras nas longarinas nas sec¢des de apoio
e meio de vao. As armaduras de estribos ndo foram representadas na laje com intuito

de néo poluir o desenho e permitir uma visualizacao clara.
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Figura 142 — Armadura na sec¢éo de apoio (fretagem de borda)

Arm. Costura

e,
@ !
i

N— Fretagem Borda
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B WA ] o)

Arm. Ancoragem /
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Figura 143 - Armadura na secédo de apoio (fretagem)
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Figura 144 - Armaduras sec¢do de meio de vao

Arm. Flex&o laje/Costura /

Arm. Costura
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10.4 Laje de Aproximacéao

As lajes de transicao sdo elementos que visam amenizar diferencas de altura na
via entre a obra de arte e o aterro adjacente. Conforme visto em Paiva e Trentin
(2011), na aproximacéao de pontes geralmente existe um desnivel na interface entre a
estrutura e o aterro, causado pela diferenca de deslocamento das superficies. Essa
diferenca é devida tanto a acomodacéo do aterro, muitas vezes mal compactado,
guanto ao baixo deslocamento vertical da estrutura apoiada sobre fundacfes que
foram dimensionadas para este fim. O recalque diferencial causa, além da diminui¢cdo
da seguranca na utilizagdo da via e do conforto do usuério, um maior desgaste dos
materiais devido a solicitacdo dinamica provinda do impacto da passagem dos
veiculos sobre o degrau. E prudente, portanto, prever a existéncia de um dispositivo
gue atenue esse efeito.

A laje de transicao consiste em uma placa posicionada sobre o0 apoio de encontro

da obra de arte em uma extremidade e sobre o aterro no restante. Tem como fungéo
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distribuir o desnivel ao longo de seu comprimento, proporcionando uma transi¢cao de
cotas mais suave e evitando a ocorréncia dos efeitos indesejados mencionados.
Salienta-se que a laje de transicdo nao previne que haja recalques diferenciais entre

a estrutura e o aterro, apenas impede a ocorréncia de saltos repentinos.

Figura 145 — Recalque diferencial na aproximagao

Sem Laje de Transigéo

i ”’///‘////////%///

f— Estado Inicial

Com Laje de Transigéo

‘:-__;.4_._.._

/77/'//////// //

- Estade apos circulagzo do trafego j

2 Aterro sujeito ao recalque

Y

Fonte: Paiva e Trentin (2011)

O Manual de Projeto de Obras de Arte Especiais do DNER (1996) afirma que,
para pontes rodoviarias, deverao existir lajes de aproximac¢do com espessura minima
de 25 cm, apoiadas sobre o encontro através de articulagbes de concreto, sem

armadura passante e com comprimento minimo de 4,0 m.

Figura 146 — Esquema em elevacéo da laje de transicdo (medidas em cm)

400
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DA 30 370 j
ESTRUTURA
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Fonte: DNER (1996)
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Figura 147 — Detalhe do apoio da laje sobre balanco (medidas em cm)

pavimento
DETALHE DA JUNTA brita graduada

var, 30 compactada
=)
1 ] Bl L4 B T
]
C o
o™

L
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ESTRUTURA 29 210

articulagao
de concreto

Fonte: DNER (1996)

Figura 148 — Detalhe do apoio da laje direto sobre o encontro

DETALHE DA JUNTA

—_————
: R

>

\ {\ICONTRO

ESTRUTURA

|>A A A

Fonte: DNER (1996)

Ainda segundo o manual, o dimensionamento da laje de transicdo pode ser
realizado considerando um modelo simplesmente apoiado longitudinalmente e com
bordas livres na transversal, de vao igual ao comprimento da laje. A alternativa seria
considerar apoio sobre meio elastico, com molas distribuidas no comprimento
simulando o aterro. O primeiro modelo, apesar de parecer mais conservador do que o
segundo, pode mostrar-se 0 mais adequado para representar a realidade, pois nao
raro ocorre, ao longo do tempo, a perda de material do aterro sob o vao da laje,
fazendo com que na pratica esta trabalhe de forma mais proxima a representacao

biapoiada.
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Figura 149 — Modelo de célculo da laje de transicéo e das solicitacdes na estrutura de apoio

ESTRUTURA LAJE DE TRANSICAO

_/\ARTICULAGAO @
FIXA APOIO SIMPLES
ﬁ 400m ‘
|

APOIO DA
ESTRUTURA

Fonte: DNER (1996)

Outra recomendacdo do manual € que a armadura superior da laje seja
composta por uma malha igual nas duas dire¢cdes, com a mesma secao transversal
gue a menor armadura inferior.

Em Metr6 (1980), que trata de obras ferroviarias, o valor minimo para o
comprimento da laje de transicao sob lastro é de 7,0 m e, para a espessura, 25 cm. O

apoio sobre o encontro pode ser realizado com uma articulagéo Freyssinet:
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Figura 150 — Transicdo entre lastro sobre estrutura e lastro sobre terrapleno
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Para o problema da passagem superior em estudo neste trabalho, optou-se por
executar a laje de transicdo como uma placa pré-moldada icada e posicionada sob a
via de forma semelhante a colocacdo dos elementos dos vao principais, ou seja,
envolvendo a operacéo de destruicdo e reconstrucao parcial da via. O motivo de tal
escolha €, adotando o mesmo método construtivo dos vaos, aproveita-se 0S mesmo
eguipamentos e procedimentos executivos.

Entretanto, devido a necessidade de mais uma etapa de remocéo e recolocacao
do lastro, dormentes e trilhos, que é a caracteristica mais critica do método construtivo
em relacdo a operacao da via, foi cogitado um outro método, teoricamente viavel, que
impactaria muito menos no trafego. O método consistiria em realizar previamente uma
série de enfilagens de pequeno diametro transversalmente a via, no aterro
imediatamente abaixo do lastro. Posteriormente, nas extremidades das enfilagens, as
margens do lastro, molda-se no local duas vigas laterais a via, apoiadas por um dos
lados no encontro da obra de arte. A unido das enfilagens através da viga,
solidarizando-as pelas extremidades, e 0 apoio sobre a estrutura principal resultaria
em um efeito de distribuicdo do recalque diferencial semelhante ao da laje de transi¢cao
pré-moldada, mas sem a necessidade de remoc¢é&o da via.

Célculo da Laje de Transicao

Inicialmente, definiu-se uma placa com largura de 4,0 m, seguindo a largura da
estrutura da passagem superior, com espessura de 50 cm e comprimento de 7,0 m,
conforme recomendacao de Metrd (1980). Por se tratar de elemento pré-moldado,
adotou-se uma resisténcia caracteristica para o concreto de 45 MPa.

A cargas atuantes na laje sdo: peso proprio, peso de lastro, peso dos dormentes
e forcas do trem-tipo. Estas dltimas podem ter seu efeito dindmico considerado
através da aproximacao pelo coeficiente de impacto que, segundo a NBR 7187, tem

0 seguinte valor:
@ = 0,001 x (1600 — 60v7 + 2,25 X 7) = 1,46 (19)

Considerando um lastro de 0,5 m de altura e peso especifico aparente de 18

kN/m3, conforme recomendagéo da NBR 7187, o seu carregamento é de:
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Piastro = 0,5 X 18 = 9 kN /m? (20)

O peso proprio da laje € de:

Pigje = 0,45 X 25 = 11,25 kN /m? (21)

Considerando um espraiamento de 30° ao longo do lastro e para o carregamento
do trem-tipo TB-360, tem-se:

Figura 151 — Espraiamento transversal (m)

o
S

180kN
~— 120kN/m
180kN

% §
50

2X180
Qeixo = =5~ = 240 kN/m

(22)

120
Qmuitidio = E =80 kN/m2 (23)
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Figura 152 — Espraiamento longitudinal (m)
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240
Qeixo = 55 = 480 kN /m” (24)

Para os dormentes, adotando peso de 600 kg/un e espacamento de 50 cm entre

dormentes, e considerando o espraiamento transversal das cargas, chega-se a:

6 100

Piormentes = 1s X S0 =8 kN/rn2 (25)

Foi elaborado um modelo da laje em elementos finitos no software SAP2000
v17.3, discretizado com elementos de area quadrados de 25 cm de lado, com o intuito
de levantar os esfor¢cos solicitantes na laje com a passagem do trem-tipo. Duas
situacdes foram consideradas as mais criticas para o dimensionamento: 0s eixos
posicionados no meio do vao, que resulta no maior momento fletor, e posicionados no
apoio, que resulta na maior cortante. Foram adotados coeficientes majoradores de 1,3
para o peso de concreto da laje e dos dormentes, e 1,4 para lastro e trem-tipo.

Apresentam-se a seguir imagens do modelo produzido:
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Figura 153 — Modelo de calculo

Figura 154 — Carregamento lastro (kN/m2)
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Figura 155 — Carregamento dormentes (valor caracteristico, KN/m?)
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6,1
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4,92
4,31

3,69
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1,
1,2
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Figura 156 — Carregamento trem-tipo (valor caracteristico, eixos no meio do vao — kN/m2)
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Figura 157 — Carregamento trem-tipo (valor caracteristico, eixos no apoio — kN/m?)

369,
332,
295,
258,
222,
185,
148,
111,

74,

37,

o

Figura 158 — Momentos na direcéo principal (valores de calculo para eixos no meio do vao -
kNm/m)

780,

715,

390,
325,
260,
195,

130,
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Figura 159 — Momentos na direcao secundéria (valores de célculo para eixos no meio do vao
- KNm/m)

169,
156,
143,
130,
17,
104,
91,
78,
65,
52,
39,

26,

Figura 160 — Cortante na direcédo principal (valores de céalculo para eixos nos apoios — kN/m)

630,
540,
450,
360,
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180,

90,

-180,
-270,

-360,
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-540,
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Figura 161 — Cortante na direcdo secundaria (valores de calculo para eixos nos apoios —
kN/m)

168,
144,
120,
96,
72,

48,

Admitindo-se um peso especifico para o concreto armado de 25 kN/m3, tem-se
gue o peso a ser icado da placa é de:

Ppiaca = 25 % 0,50 X 7 x 4 =350 kN = 35 tf (26)

Visando minimizacdo dos esfor¢os solicitantes na placa por ocasido do
transporte, definiu-se a seguinte distribuicdo com 4 pontos de icamento:
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Figura 162 — Distribuicdo dos pontos de icamento (m)

| | 0
I D U T
| |
| | -
| | L0
| | h
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1.00 | 5.00 | 1.00

Para a distribuicdo acima, e considerando um coeficiente majorador de 1,4 para
a solicitacdo dindmica no transporte, além do coeficiente de 1,3 para o peso do
concreto pré-moldado, obtiveram-se os seguintes esfor¢cos na placa:

Figura 163 — Momentos na direcao principal (valores de célculo, kNm/m)

70,0
61,5
53,1
446
36,2
27,7
19,2
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14,6
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Figura 164 — Momentos na direcdo secundéria (valores de célculo, KNm/m)

Figura 165 — Cortante maxima (valores de calculo, kNm/m)

188

9.0
4,5
0.0

-4,5

-13,8
-18,0
-22,5
-27.0
-31,8
-36.,0
-40,5

-45,0

250,
231,
212,
193,
175,
156,
137,
118,
99,
80,
62,
43,

24,



189

Figura 166 — Reac0bes (valores de célculo, kN)

Com os esforcos levantados, passou-se para o dimensionamento e verificacéo
da laje, conforme recomendacdo da NBR 6118. A seguir, sdo apresentados 0s
célculos pertinentes em forma de quadros, extraidos de planilhas desenvolvidas para

o0 estudo do elemento em sua fase de operacgao:

Figura 167 — Parametros de entrada

Caracteristicas do Concreto Caracteristicas do Ago
e (Mpa) 450 Ee: (Mpa) ]31.931] f(kNicm?) 50 Prinssctors | 0,26%
e (Mpa) 321 Sz (%) [0,35% ] fa(kNiem®) | 435 Zeamm (%0} | 1,00%
fam(Mpa) 3.8 | Cobrim.(cm) | 4.0 E(Gpa) 2100 ga (%) 0,21%




Figura 168 — Célculo da flexdo

Flexdo Simples

N Principal Secundaria
Direcao ) )
* Inferior Inferior
g
E b, (cm) 100 100
e None (C) 12 12
h (cm) 50 50
Wy (kM.m) 2400 180,0
= d (cm) 5,6 8,2
== d(cm) 44,4 13
m Yoz (L) 11,5 10,8
E e (CIT1) 17,8 16,7
= %3 (Cm) 27,9 26,3
= X (cm) 95 2.0
- Daminio 2 2
Ac i (CMF) 12,9 12,9
ST A zai= (€M) 47,6 10,1
E E # 2ace (MIM) 32 20
Fa Esp. (cm) 10,0 20,0
Az [CM®) 204 rSQ% 157 | 82%
$ 20 (MM 20 20
2o Esp. (cm) 20,0 20,0
m 'E d” (cm) 5.0 7.0
£ A 33 (Cm?) 15,7 157
EE p'=A¢l(by.d) 0,31% 0,231%
== Ag ma: (€M) 200,0 200,0
A s (CME) 96,1 rtIB","u 4 | 16%
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Figura 169 — Verificacdo de ELS

é Direcio F'rinu::i.pal SecunQéria
E * Inferior Inferior
Me e req (KN.M) 10,0 130,0
n1 225 225
el = te=E./Eax 7.0 7.0
> 2 ¥y (Cm) 18,5 11,2
3| 2 I, (cm®) 605.608 151335
ol N o (MPa) 183 184
S| = hgrg (CM) 20,6 23,2
.ﬁ = b (CM) 10,0 20,0
E' ) Agrn (€M) 296 464
HES on 272% 0,68%
“| E W (mm) 0,14 0,09
§ Wiz (mm) 019 0.40
Situagio ok [ 48% | ok | 30%
= 2 L (cm) 700 700
E = | Flecha Imediata (cm) 0,25 0,25
[ t; (meses) 1 1
=1 fe= A 1,14 1,14
'ﬁ_ Flecha diferida (cm) 0,29 0,29
Z|£ £[ Flechatotal (cm) 0,54 0,54
E 2 2| Flechaadm. (cm) 1,75 175
Verificacdo ok |' M% | ok M%
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Figura 170 — Célculo do cisalhamento

% Direcio Principal Secundria

a * Inferior Inferior
o Viea (kM) 50,0 160,0
= Nag (KN) 0.0 0.0
EE _ Trg (KNIM?) 474 474
® E o1 1,5114% 0,3758%
oE e (KNIMT?) 0 0
=N k 1.2 1,2
2 Vg (KN) 468 6 3165
o Armad. de cisalham. | Sim [124% | Nao | 51%
~ Viea (KN) 50,0 160.,0
3 [piela Vrez (KN) 3160 | 18% | 2975 | 5%
S|m @ W (KM BOE 476
ﬁ ?E'u = Wy (KN) 74 -316
ZIE G| Aws(cmim) 4.3 0.0
ElT° Avuemn (cmiim) 15,2 15,2
= § zg (MM) 10
g5 S Bz | Bz (CM) 27 | 20,0
E E *E n° de ramos G
215 2| ermeme ! Bromeom | 800 [ 182
e Ags s (CTEIM) | 23,6 | 64%
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Figura 171 — Verificacdo da fadiga

% Direcio Principal Secundria
a * Inferiar Inferiar
Mx 7 e (KNLITT) 150,0 16,0
Mz 7rea e (KN 10,0 130,0
o =E:/ B 6,6 6,6
¥y (Cm) 14,2 94
Iy (cm*) 584.832 136.668
oz e (MP3) 51 25
05, yax (MPa) 207 203
Agg (MPa) 156 178
Afaieg (MPA) 165 135
o | Verific. do ago inf ok [ 95% | ok | 96%
E o2 e (MP2) 16 2
- 0z e (MPA) 63 15
= Mg (MPa) 438 13
E Afereg (MPa) 185 135
w Verific. doacosup. | ok [ 26% | ok 7%
Tt e (MPa) 0,0 0,0
Tz e (MPA) 149 9.0
M 067 0,67
e -Ooz e (MPA) 9.9 6,0
Toasg (Mpa) 14,5 14,5
Verific. do concreto ok |' 68% | ok | 41%
= Vg e (KN) 580 160
*E g Wiz sag (KN) 3160 [ 18% | 2075 | 5%
‘;E“ S Vg g (KN) 253 238
S5 Ve sa (KN) 327 78
O B Agws (CMTM) 16,4 0,0
El Bope o (Cmm) 23,6 | 70% [

Como pode ser observado, o fator critico nos calculos da secéo foi o efeito de
fadiga. Em resumo, o dimensionamento e as verificagcdes para a fase de operacao

resultaram nas seguintes armaduras (para uma laje):

- Princ. inferior: ¢ 32 ¢/ 10 (41 barras de 8 m)

- Sec. inferior: @ 20 ¢/ 20 (36 barras de 5 m)

- Princ. superior: adotado igual a menor inferior, ¢ 20c/ 20 (21 barras de 8 m)

- Sec. superior: adotado igual a menor inferior, ¢ 20c/ 20 (36 barras de 5 m)

- Transversal: ¢ 10 ¢/ 20 c/ 20, em uma faixa de 60 cm a partir dos apoios (21 x

4 x 2 =168 grampos de 62 cm)
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Para o icamento, foi realizada uma verificagdo das armaduras adotadas em
relacdo a flexdo da placa nas duas direcdes e cisalhamento, considerando uma

resisténcia do concreto ainda prematuro, com 7 dias de cura, de fck = 30,6 MPa.

Figura 172 — Parametros de entrada

Caracteristicas do Concreto Caracteristicas do Ago
e (Mpa) 30,6 Ex (Mpa) |26.331| f.(kMNicm?) 50 Primsectare | 0, 18%
e (Mpa) 214 famm (0] | 0,35% | fo(kMNicm®) | 435 Zeamm (%0} | 1,00%
feum (Mpa) 29 | Cobrim.(cm) | 4.0 E (Gpa) 2100 g (%) 0,21%

Figura 173 — Verificagéo da flexdo e do cisalhamento

N Principal Secundaria Principal Secundaria
Direcao : : : :
? Inferiar Inferiar Superior Superior
E b, (cm) 100 100 100 100
- Nems (C1) 12 12 12 12
h {cm) 50 50 50 50
M, (kM.m) 70,0 15,0 40,0 450
- = d (cm) 56 8.2 5.0 7.0
=2 d (cm) 444 418 45,0 430
E ¥z (cm) 115 10,8 117 111
@ 3 Yarm (€M) 222 20,9 225 215
g < ¥ (Cm) 27,9 26,3 283 270
&| E x(cm) 11 0.2 06 07
el Dominio 2 2 2 2
e m A () 8,8 8,2 8,8 8,2
ST A cxic (CM?) 37 02 2,1 24
E z 8 22 (MIM) 32 20 20 20
£E Esp. (cm) 10,0 20,0 20,0 20,0
Ag 2z (M) 80,4 [ 1% | 157 [ 56% | 157 [ 56% | 157 | 56%
# 25t (M) 20 20 32 20
o o Esp. (cm) 20,0 20,0 10,0 20,0
N d (cm) 50 7.0 56 8.2
32 A 3o (CIT) 157 157 80,4 157
EE p'=AgI(D,.d) 0,31% 0,31% 1,61% 031%
== Ag mz: (CITPF) 200,0 200,0 200,0 200,0
Ag otz (EMP) 96,1 | 48% | 31,4 [ 16% | 96,1 [ 48% [ 31,4 | 16%
o Vo (KN) 220,0 220,0 220,0 220,0
3 2 N, (kN) 0,0 0,0 0,0 0,0
EE _ Tag (KNIM?) 367 367 367 367
N E o oy 18114% 0,3758% 0,3491% 0,3653%
5E e (KN/M?) 0 0 0 0
=5 k 12 1,2 12 1,2
2 Vgt (KN) 3624 2448 2543 2485
o Armad. de cisalham. | Nao [ 61% | Nao [ 90% | Nao [ 87% | Nao | 89%
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10.5 Movimentagédo e Transporte
Este item buscara explicitar as condi¢cdes pertinentes ao transporte dos pré-

moldados para alocacdo na posicao final

10.5.1 Parametros

Para a movimentacdo dos pré-moldados considerou-se uma cura parcial de 7
dias.

Segundo a NBR6118:2014 (item 12.3.3), a resisténcia aos 7 dias de concreto
fabricado com cimento Portland CPIIl é 68% da resisténcia aos 28 dias. Como 0s pré-
moldados serdo executados com concreto de 45 MPa aos 28 dias, a resisténcia ao

icamento considerada sera de 0,68 x 45 = 30,6 MPa.

10.5.2 Opc¢oes para Transporte
Para a movimentacéao e alocacao do pré-moldados na suas posicées finais, ha
a necessidade de algum dispositivo de transporte. Dentre os mais utilizados estao:
e Olhais de a¢o ancorados no concreto;
e Alcas de CA25 (aco permitido para esta finalidade segundo
NBR6118:2014);
¢ Alcas de cordoalhas;
e Furos nos elementos pré-moldados.

Devido a elevada carga que os pré-molados apresentam, haveria a
necessidade de grandes areas de aco, sejam de CA25 sejam de cordoalhas, para
suportar os esfor¢cos desenvolvidos na movimentagédo. Caso sejam utilizados olhais
de aco, estes dispositivos teriam que ser encomendados com as dimensofes
requeridas além de haver a necessidade de se desviar possiveis armaduras que
viessem a interferir na ancoragem dos olhais. Diante dessas justificativas, optou-se
em transportar os pré-moldados por meio de 4 furos localizados nas extremidades das
vigas.

A localizacéo dos furos (a 1,5 m de distancia de cada face) foi escolhida de
forma que, durante o transporte, a solicitacdo atuante na viga seja semelhante aquela
presenciada quando ela estiver biapoiada sobre os tubuldes ndo sendo necessério,

portanto, verificacdes adicionais sobre armaduras de transporte e cabos de protenséo.



196

10.5.3 Esquema da Movimentacgédo e Transporte

Para melhor distribuicdo das tensGes nos quatros furos de transporte seréo
utilizados balancins como mostrado na figura abaixo. Além disso ha a necessidade de
furos na laje de modo que seja possivel passar os cabos para icamento para lagar 0s

tarugos de aco.

Figura 174 — Esquema para movimentacao e transporte dos pré-moldados

10.5.4 Dimensionamento

Para o dimensionamento das armaduras de reforcos ao redor dos furos foi
utilizado uma malha no software SciaEngineer de modo a simular as tensdes atuantes
devido ao carregamento.

e Solicitagao:

Para o transporte de pecas, a NBR6118:2014 limita o coeficiente de majoracéo
das cargas ao minimo de 4 vezes o peso proprio do elemento. Com isso, a resultante
atuante em cada furo € de P1 =4 x 133/ 4 = 133 tf (1330 kN);

e Distribuicdo das tensdes de contato;
Como sera utilizado um tarugo cilindrico com didmetro o mais proximo possivel

dos furos deixados nos pré-moldados, cujos diametros sédo de 15 cm, foi adotada uma
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distribuicdo elipsoidal de tensbes no contato tarugo-concreto conforme mostrado

abaixo.

Figura 175 — Tens&o de contato tarugo-concreto

Para a determinacdo dos esfor¢cos desenvolvidos durante o carregamento da
viga, aproximou-se a tensdo de contato tarugo-concreto por uma elipse de area de

1330 kN, resultando numa tensdo maxima no contato de 113 kN/m, mostrado abaixo.

Figura 176 — Detalhe das tensfes de contato nos furos

fmax = 113 kN/cm

P1 = 1330kN

Furo

e Modelagem:

Devido a impossibilidade de se utilizar carregamentos elipsoidais no software
utilizado, aproximou-se essa distribuicdo por uma triangular com tensdo maxima
equivalente, a saber: 133 kN/cm (13.300 kN/m).

A figura abaixo mostra o0 modelo utilizado e o carregamento descrito atuando

nos furos.
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Figura 177 — Modelo e carregamento atuante

e Tensbes no concreto:
Com os esfor¢os solicitantes mostrados acima, as tensdo normais verticais (ny)

estao mostradas abaixo.

Figura 178 — Tens6es ny no concreto (KN/m)

ny [kN/m]
574210
2000.00
0.00
-2000.00
-4000.00
-5000.00
-11217.22
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Em uma secéo horizontal passando sobre o centro do furo, tem-se as seguintes

tensoes.

Figura 179 — Tensbes normais nas laterais dos furos

5673,39

1366,20
1086,74
19,89

9
N 224,17

m .

Integrando-se estas tensodes (figura abaixo) da face do furo a uma distancia de
15 cm (um diametro), tem-se Ft = 280,4 kN

Figura 180 — Integracao das tensdes

Integracéo das tensdes

6000 |

5000 |,
., y = -BE+06x3 + 2E+06x2 - 154620 + 5673

4000 |

3000

2000

Tens&o (KN/m)

%o
®e
o

= -4640x + 12
1000 y 640x 68

0 0,05 0,1 0,15
Distancia a face do furo (m)

Considerando toda a tenséo de tracao sendo resistida pela armadura de reforgo
ao redor dos furos, tem-se que a area de aco necessaria é de As = 602/43,5 = 6,5
cm2. Adotar-se-a 3 grampos de ¢20 (9,4 cm?).

Considerando fck = 30,6 MPa (situacéo antes da cura completa), ma aderéncia
e ganchos nas extremidades dos grampos, ha a necessidade de 67 cm de ancoragem

para a armadura.
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e Verificagdes ao cisalhamento do concreto:

Para verificagcdo do cisalhamento do concreto, adotar-se-40 0S mesmos
parametros para verificacdo de puncionamento de lajes. A figura abaixo mostra a
superficie de ruptura ao cisalhamento com um angulo de 45° de inclinacdo com a
vertical. Nesta verificacdo ndo ha a majoracdo dos esforcos por 4 e sim por 1,4

conforme dimensionamentos comuns.

Figura 181 — Superficie de cisalhamento

A = 8941 cm’
95,

o Tenséo de compresséo na biela de concreto:

Tsa < Traz = 0,27 X @y X feq (7)
14%1330/4 _ KN o (1 30,) (30)
2x8941  emz  omra s Bedx 250/ \14

= 5,09 MPa OK!
o Tensdao resistente para elementos sem armadura de pungao:
Com a armadura negativa de ¢16c¢/15 (direcdo 1) e 910c/10
(direcdo 2) da laje sobre a viga e area secéao transversal igual a

11137 cm?: p = v13,4x 8/11137 = 0,00093

Teq < Trq1 = 0,13 x (1 + \/%O)x (100 x p x for)3 (8)

’20
0,3MPa<0,13 {1+ e |* (100 x0,00093x 30)'/3 = 0,83 MPa OK
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e Verificagdes da compresséo do concreto
Como a regido acima do furo estara sujeita a uma grande compressao pelo
tarugo durante o transporte (F = 1330 x 1,4 / 4 = 465,5 kN), ha a necessidade de se
verificar o esmagamento do concreto acima do furo.
De acordo com Leohardt (1978) tensédo ulitma para ruptura do concreto em
regibes de concentracdo de tensdo de compressao devido a um pino embutido pode

ser determinada por:

P=13 (VI-169xe2—13x€)x¢’x [Bpx By (9)
Sendo:
Bp = Resisténcia prismatica a compressao do concreto [Z‘% ;

kgf

Bs = Limite de escoamento do ago do pino %];

¢ = Didmetro do pino [cm];

e = Distancia de atuacio da forca no pino a face do concreto [cm].

De acordo com Mazepa e Rodrigues (2011), a relacao entre resisténcia cubica
(tipica européia) e cilindrica (tipica americana e brasileira) de corpos de prova de
concreto esta mostrada na tabela abaixo.

Tabela 38 —Relacao entre resisténcia cubica e cilindrica de corpos de prova de concreto

Resisténcia Resisténcia
Cilindrica (MPA) | Cubica (MPA)
12 15
16 20
20 25
25 30
30 37
35 45
50 60

Fonte: Adaptado de Mazepa e Rodrigues, 2011

Da tabela acima, observa-se que um concreto com 30 MPa de resisténcia
cilindrica apresenta 37 MPa de resisténcia cubica.
Considerando a distancia de aplicacédo da forca a face de 15 cm, concreto com

resisténcia cubica de 370 kgf/cm? e aco do pino ASTM A-572 (3450 kgf/cm?), tem-se

15 370
e=3x— x—=0,32.
15 7 3450

Com isso, a resisténcia ultima é de:
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P,=13x (J1 ~1,69x0,322 —13x 0,32) x 152v370 x 3450 = 163.000 kgf

Leonhardt (1978) propde a utilizacdo de um coeficiente de seguranca igua a 5.
Com isso, a carga admissivel sera de Padm = Pu/5 = 32.600 kgf = 326 kN.

Como em cada face atuard, teoricamente, metade da carga de de cada furo,
tem-se como esforgo solicitante F1 = 1330 x 1,4/ (4 x 2) = 232 kN < Padm = 326 kN.
Assim, fica verificada a compressao do concreto pelo pino de icamento.

e Croquis
Figura 182 — Croqui dos grampos

150 \
o - d@) '6-;?@
oo oab L — N
320 I~
2 @ |
/! oy
i Corte A-A 18 | .
Vista Lateral
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10.6 Pilares e Fundacodes

Fundacéo

Conforme a proposta do método construtivo, os apoios da estrutura do tabuleiro
serdo previamente executados nas laterais dos trilhos, ndo interferindo com a
operacdo da via. Uma primeira opcdo seriam pilares circulares apoiados sobre
tubuldes. O método envolveria a cravacdo de camisas metalicas para revestir a
escavacao pois, além de garantir a estabilidade do furo com a passagem do trem,
apos a posterior escavacdo do aterro haverd a exposicdo dos pilares centrais da
passagem, que devem apresentar bom acabamento superficial. Apos a cravacgao,
procede-se a escavacao dos furos até a cota de abertura do fuste, seguida da insercéo
das armaduras e concretagem em uma Unica etapa até a cota de apoio das longarinas.

Para avaliar a viabilidade dessa solucéo, primeiramente verificou-se a existéncia
de camada no solo com tensdo admissivel que resulte em uma fundacéo econémica.
Segundo a experiéncia local, a camada impenetravel a percussdao mostrada nas
sondagens a aproximadamente 6,5 m de profundidade em relacéo ao terreno natural
consiste em uma rocha de poucos metros de espessura, com tensdo admissivel de
até 800 kPa.

Para os pilares centrais, a carga vertical € da ordem de no maximo 1550 kN por
longarina, ou seja, 3100 kN no total, e a &rea da base necessaria seria de:

3100
Ab = 800 = 3,875 m? (27)

Esta area resultaria em um diametro na base de 2,3 m. Para o fuste, admitindo

um concreto fck = 20 MPa e coeficiente de minoragéo da resisténcia de 1,5, a area de

concreto necessaria seria de:

_3100%1,4X15

— 2
f ™ 20000x0,85 0,383 m (28)

A area corresponde a um diametro do fuste de 0,7 m, o minimo aceitavel para

escavacao manual. O disparo resultante seria de:
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d=222=08m (29)

Admitindo um angulo de abertura de 60° e 20 cm de rodapé, a altura do

alargamento resulta em:

Hy, = 0,8 X tg60°+ 0,2 =1,6m (30)

A medida é menor que a maxima recomendada de 1,8 m e, portanto, conforme.
Para os pilares extremos, a carga maxima da longarina € de 1550 kN, e a da laje
de aproximacgdao, de 735kN (retirada das reacdes no modelo da laje de aproximacéao)

resultando numa forca total de 2285 kN, o que resulta numa area de base de:

2285
Ab = 800 = 2,856 m? (31)

A area corresponde a um didmetro da base de 1,9 m. O disparo resultante,
admitindo fuste de 0,7 m de diametro, € de:
_1,6-0,7 _

d = =0,6m (32)

2

A altura resultante é, portanto, de

H, = 0,45 X tg60° + 0,2 = 1,24 m (33)

Pelos célculos anteriores, a fundacdo com tubuldo é viavel. A geometria da

solucao para o pilar central estd esquematizada na figura abaixo:



Figura 183 — Geometria na sec¢éo central (m)
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Algumas observacdes devem ser realizadas quanto a solugdo dada. A primeira
€ que o0 nivel dagua presente nas sondagens, na pior condicdo, esta
aproximadamente 2,2 m de altura em relacéo a base da escavacdo. Segundo a NBR
6122, a execucao do tubuldo a céu aberto deve ser realizada acima do nivel d"4gua,
ou abaixo se esta puder ser controlada e ndo houver risco de desmoronamento.
Considerando que o alargamento da base vai ser realizado manualmente, e que este
ocorre numa camada de areia argilosa, que deve apresentar alguma coesao e
permeabilidade reduzida, recomenda-se a execucdo de um poco teste préximo ao
aterro para avaliar se as condi¢cbes de abertura do fuste, em relacdo ao material e a
guantidade de agua, permitem que seja realizada apenas com bombeamento, de
modo a validar a fundacéo por tubuldo. Uma outra solucéo para esse problema seria
a execugdo com ar comprimido. Entretanto, devido a interferéncia da campanula de

aco com o trafego da via, dada a sua proximidade, esta ndo seria uma opgao possivel.

Pilares

Dado que, a partir da base do tubuldo, subird uma coluna de concreto de secao
constante até a cota de apoio das longarinas, considerou-se que o limite entre o pilar
e o fuste do tubuldo € o nivel do terreno natural, na base do aterro. A partir desta cota,
a coluna fica permanentemente enterrada e confinada pelo solo. Apesar de, nos
pilares extremos, a coluna também estar envolta pelo solo do aterro, adotou-se, a
favor da seguranca para o célculo da flexdo no pilar, que devido a ndo se tratar de um
meio que se prolonga “infinitamente” em todas as diregcdes, o solo do aterro nao
contribui com reac¢des que ajudam o pilar.

Para o calculo dos pilares, considerou-se que o0s pilares extremos restringem a
movimentacdo do tabuleiro como apoios fixos e, 0s centrais, como apoios moveis na
direcéo longitudinal. Disso resulta que, para esfor¢os longitudinais como frenagem e
aceleracao, praticamente apenas 0s pilares extremos serao solicitados.

De acordo com a NBR 7187, para pontes ferroviarias, o carregamento
longitudinal pode ser considerado como 25% do peso dos eixos motores na
aceleracéo, o que resulta em 0,25 x 360 = 90 kN/eixo. Considerando os quatro eixos
do trem-tipo adotado para o dimensionamento da passagem, a carga total longitudinal
a se considerar € de 4 x 90 = 360 kN. Como os pilares extremos representam apoios

fixos nessa direcéo, e dado a sua simetria geométrica em relacdo ao eixo dos pilares
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centrais, além da distribuicdo da carga de frenagem pelos trilhos, considerou-se que
cada um dos 4 pilares extremos recebe um quarto da carga longitudinal, ou seja, 360/4
= 90 kN. Desta forma, em sua base na cota do terreno natural, base do aterro, o
momento maximo de célculo é de 90 x 6,2 x 1,4 = 781,2 KNm.

Dois casos de dimensionamento foram considerados para o calculo dos pilares
extremos: a maxima carga vertical majorada em combinacdo com 0 momento maximo
majorado (eixo acelerando em cima do pilar) e a minima carga vertical sem majoracéo,
para piorar a condi¢cdo de flexo-compressao, em combinacdo com 0 momento maximo
majorado (eixos acelerando longe do pilar). Nao se considerou o peso proprio do pilar
pois, como o0s pilares extremos se apresentam enterrados, adotou-se que o atrito
lateral € suficiente para equilibrar seu peso.

Considerando o pilar como travado no tabuleiro e na base, tem-se um
comprimento de flambagem de 6,2 m. Para secdo circular, a esbeltez pode ser

calculada da seguinte forma:
I, 6,2
A=4x=<=4 x==355<90 (34)
d 0,7

Calculando o momento de segunda ordem pelo método da curvatura
aproximada, com normal de méxima de calculo de 2285 x 1,4 = 3199 kN e minima de
298 + 172 = 470 kN (longarinas mais laje de aproximacgao, sem trem-tipo, retiradas a

partir dos modelos), conforme NBR 6118, tem-se:

Normal méaxima (3199 kN):

_ 0,005
= 3190X4X 1,4
0,7( 702 XxmTx2

1 — -3
- T05) 6,60x107°/m (35)

M,y = 3199 x 0,00660 X i—f = 81,2 kNm (36)

M,ora = 781,2 + 81,1 = 862,3 kNm (37)
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Normal minima (470 kN):

1 0,005 -
o 0’7(4702><4><1,4_'_0’5) = 1,22x10 Z/m (38)
704XTTX2
2
Myq = 470 X 0,0122 X 22 = 22,0 kNm (39)
Miprar = 781,2 + 22,0 = 803,2 kNm (40)

O calculo das armaduras para resistir a esses esfor¢os foi realizado através do
programa Obliqua 1.0, considerando um concreto de fck = 20 MPa, o qual resultou,
para cada pilar extremo, numa armadura de 20 barras de 25 mm de 8,0 m, com 32

estribos de 6,3 mm de 2,2 m com 20 cm de espagamento.

Figura 184 — Resultados do programa Obliqua (Normal maxima)
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Figura 185 — Resultados do programa Obliqua (Normal minima)
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Para os pilares centrais, um Unico caso de dimensionamento foi considerado: a
carga vertical maxima majorada que, como o pilar estara exposto, inclui 0 seu peso
préprio (2x1530x1,4 + 0,72x1x6,2x25/4x1,4 = 4368 kN). Como o pilar, em principio,
nao recebe carregamento horizontal, admitiu-se a ocorréncia de um momento minimo,
conforme NBR 6118:

M gmin = 4368 X (0,015 + 0,03 % 0,7) = 157,2 kNm (41)

Considerando o pilar como estando em balango, por n&o ter vinculo na dire¢do
longitudinal com o tabuleiro, o comprimento de flambagem é de 6,2x2 = 12,4 m. Logo,
a esbeltez é:

A=4 x22=-70,9 <90 42
0,7

Calculando o momento de segunda ordem pelo método da curvatura

aproximada, tem-se:
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1 0,005 _
> = 0'7(4363X4X1,4+0'5) = 5,52x10 3/m (43)
702X7TX2
12,4%
M,; = 4368 X 0,00552 X ST 370,7 kNm (44)
Migsq = 157,2 + 370,7 = 527,9 kNm (45)

Através do programa Obliqua, chegou-se numa armadura de 16 barras de 25
mm de 8,0 m, com 32 estribos de 6,3 mm de 2,2 m com 20 cm de espagamento.

Figura 186 — Resultados do programa Obliqua
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Tubulao

O dimensionamento estrutural do tubuldo considerou o fuste trabalhando a flexo-
compressdo, com os esforcos criticos descarregados pela base do pilar. Neste

modelo, o solo ao redor do tubuldo contribui com reag&o horizontal na area lateral do



211

fuste. A reacao vertical por atrito € desprezada, adotando-se que ela é suficiente para
compensar apenas o0 peso proprio do concreto.

Produziram-se modelos simplificados para obter os momentos fletores ao longo
do fuste nas condi¢cdes anteriores. Estudou-se separadamente apenas o efeito das
cargas horizontais, pois concluiu-se que o carregamento vertical caminha do topo até
a base do tubuldo solicitando o concreto do fuste através de uma forca normal que
nao sofre alteracéo por efeito do solo.

O fuste foi representado por uma barra de secao circular de diametro de 70 cm,
engastada na base. O solo foi representado por molas elasticas na dire¢do horizontal,

com o médulo de reacao calculado pela formula proposta por Broms (1964):
Ky =167 X7 (46)

Sendo E 0 modulo de elasticidade do solo e D o diametro do fuste.
Para a obtencdo do médulo de elasticidade do solo, adotou-se uma correlacao
aproximada em funcdo do numero de golpes SPT apresentados no perfil de

sondagens:
E =5 x NSPT (MPa) (47)

A média dos numeros de golpes SPT nas trés sondagens esta por volta de 30

em cada uma. Deste modo, obtém-se o seguinte médulo:
E =5 x30=150MPa (48)

Portanto, o médulo de reacéo horizontal fica:

150000

K, = 1,67 X = 357.857 kN /m? (49)

Considerando uma discretizacédo do solo em molas espacadas a cada 0,5 m, o
coeficiente de mola horizontal resultante para a area de projecdo do fuste nesta

direcao é de:
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K = 357.857 x 0,7 X 0,5 = 125.250 kN /m (50)

Para o concreto (fck = 20 MPa), o médulo de elasticidade foi calculado conforme

recomendacdo da NBR 6118:
E,; = ag x 5600 x /fck = 0,85 * 5600 * /20 = 21.287 MPa (51)

O carregamento critico considerado foi a combinacéo da forca horizontal com o
momento maximo atuante na base dos pilares, aplicados no topo dos fustes. Em
valores caracteristicos, para os pilares extremos o carregamento horizontal é de 90
kKN e o momento é de 615,9 kNm; para os centrais ha apenas o momento de 377,1
KNm. Considerou-se também o limite da capacidade resistente do solo pelo empuxo
passivo. Para tanto, tragcou-se um diagrama de empuxo passivo limite em funcdo da
profundidade. Através de simulacdes iterativas, substituiram-se as molas no modelo
gue ultrapassaram o valor limite pela forca de reacdo maxima possivel para a
profundidade considerada.

Considerando-se que o valor de angulo de atrito interno representativo dos solos
presentes nas sondagens € de aproximadamente 22°, o coeficiente de empuxo

passivo é de:

= Lisen(22) _
Ky = 1-sen(22) 2,20 (52)

Para tanto, a equacéo da reta de forca de reacao por metro maxima passiva em
funcéo da profundidade fica, considerando peso especifico do solo de 20 KN/m3, sem

sobrecarga, a favor da seguranca, e largura de projecao do fuste de 70 cm:
Fax1(z) = 2,2 %20 X z x 0,7 = 30,82z (kN /m) (53)
A equacdo acima vale até a cota do nivel d"dgua. Para cotas inferiores,

considerando que, na pior condicdo, o nivel d"dgua se encontra a aproximadamente

4,3 m de profundidade, a equacéo que passa a vale é:
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Frnax2(2) = [20 X 2 — 10 X (z — 4,3)] X 2,2 X 0,7 = 15,4z + 66,2 (kN/m) (54)

Figura 187 — Modelo de célculo e diagrama de empuxo passivo com reagdes maximas equivalentes
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Figura 188 — Momentos fletores solicitantes para os pilares extremos (valores caracteristicos - kNm)

615,9

760,2

Figura 189 — Momentos fletores solicitantes para os pilares centrais (valores caracteristicos - kKNm)

377,1

50,2
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Para os pilares extremos, houve um aumento do momento fletor solicitante. Este
aumento se deveu ao fato de haver carregamento horizontal no topo do tubuldo, que
nos primeiros metros da camada de solo ndo pode ser totalmente contraposto pelo
empuxo lateral devido ao limite passivo (as dez primeiras molas atingiram o limite). O
aumento justificaria um refor¢co na armadura do fuste em relagdo aquela adotada no
pilar.

Para os pilares centrais, ndo ocorreu o aumento do momento fletor, apesar de
as seis primeiras molas terem atingido seu limite. Isto se deve ao fato de que nao se
considerou que o pilar central recebe carregamentos horizontais, e portanto ndo ha
esforco que produza um aumento do momento fletor. Uma avaliagdo mais precisa
seria considerar uma for¢ca horizontal minima no pilar central, dado que mesmo
aparelhos de apoio projetados para funcionar como apoios deslizantes apresentam

algum atrito que resulta em esforgo horizontal nos pilares.

10.7 Logistica do Canteiro

10.7.1 Area do Canteiro

O canteiro consiste basicamente em uma area para montagem de formas e
armaduras para confeccao dos componentes pré-moldados além da area destinada a
geréncia da obra e a area comum para os trabalhadores da obra.

A figura abaixo mostra o layout proposto para o canteiro. Buscou-se deixar 0s
componentes pré-moldados proximos & sua posicao final e, além disso, utilizar uma
estrada de terra ja aberta como via de acesso para o canteiro. A locacao deste canteiro
foi facilitada uma vez que a cota do terreno tem uma variagdo de no maximo 1 m na

area do canteiro.
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Figura 190 — Esquema da distribuicdo do canteiro de obras

A

! !
| L) |
R AR TR A | B! WL
| |

1 Vol
R III |II III I|I |I |II 1
b h L

(L T
1LLh Y
T L G WS

~ Trithe |1 Passagem |

Talude |

Inferior | .

A érea livre deixada ao lado da area comum servira de parada e manobra dos

equipamentos necessarios no canteiro além do armazenamento provisorio dos trilhos,

lastro e dormentes quando da remocao da linha férrea. Com o esquema abaixo, ficam

mais claro a constituicdo do canteiro de obras com as suas benfeitorias

representadas.

Figura 191 — Esquema 3D do canteiro de obras
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10.7.2 Sequéncia Construtiva
Para a construcdo das passagens inferiores, serdo realizados as seguintes
atividades:

1. Execucao das fundacgfes: escavacdo, armacao e concretagem dos tubuldes;

2. Retirada dos trilhos, dormentes e lastros de um lado da passagem (realizada em
um fim de semana);

3. Alocacdo das vigas e lajes de aproximacdo pré-moldadas de um lado da
passagem (realizada no mesmo fim de semana da retirada dos trilhos);

4. Execugdo do lastro, colocagéo dos dormentes e trilhos do lado retirado (realizado
logo apos a locacéo das vigas e lajes, no mesmo fim de semana);

5. Repeticdo das atividades 2, 3 e 4 para o outro lado da passagem inferior
totalizando os dois sentidos da via que passara abaixo da linha férrea;
Escavacao com a execugéo das contencoes laterais da passagem inferior;

7. Construcdo da rodovia no trecho da passagem inferior.

A figura a seguir mostra 0s passos descritos.
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Figura 192 — Sequéncia de execucéo da passagem inferior

10.7.3 Cronograma

Para estimativa sobre o tempo de execucado da passagem inferior, fez-se um
cronograma no software MS Project contendo as diversas etapas presentes neste
projeto.

Foi adotado uma frente de trabalho para a confeccdo de formas e execucéo da
armadura, por exemplo: para a execucao da armadura da laje de aproximacéao 1, esta
atividade deve estar com a frente livre, ou seja, ter acabado a atividade de armacgéao
do pré-moldado 1. Buscou-se, além disso, concretar elementos que compdem o
mesmo lado da passagem no mesmo dia; iSso permite que a alocacdo dos pré-
moldados de um mesmo lado occora no mesmo fim de semana.

Para a escavacao dos tubuldes, adotaram-se duas frentes de escavacgao
simultdneas o que permite, quando finalizada a escavacdo de dois tubuldes, a
concretagem de ambos ocorra no mesmo dia.

A tabela abaixo mostra o cronograma realizado contendo as atividades

principais envolvidas na execucao das passagens e suas relacdes de dependéncia.



Tabela 39 — Cronograma das atividades
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N° Nome da tarefa Duracéo Inicio Término Predeces- An~ota-
ssoras coes
2 |Projeto 60 dias |Seg 04/01/16 |[Sex 25/03/16
3 |Mobilizag&o do canteiro 3dias [Seg 28/03/16 [Qua 30/03/16 2
4 [Escavacédo dos tubucgdes 6dias |Qui 31/03/16 [Qui 07/04/16
5 | Escavacéo tubuldo 1 2dias  |Qui31/03/16 |Sex 01/04/16 3
6 | Escavacgéo tubuldo 2 2 dias |Qui31/03/16 [Sex 01/04/16 3
7 | Escavacéo tubuldo 3 2dias |Seg 04/04/16 |Ter 05/04/16 5
8 | Escavagdo tubuldo 4 2 dias |Seg 04/04/16 |[Ter 05/04/16 6
9 | Escavacéo tubuldo 5 2dias |Qua 06/04/16 |Qui07/04/16 7
10| Escavagdo tubuldo 6 2dias |Qua 06/04/16 [Qui07/04/16 8
11 [Armadura tubugdes 1,5 dias |Qui 31/03/16 |Sex 01/04/16
12| Armadura tubuldo 1 2 hrs Qui 31/03/16 [Qui 31/03/16 3
13| Armadura tubuldo 2 2 hrs Qui 31/03/16 |Qui 31/03/16 12
14| Armadura tubuldo 3 2 hrs Qui 31/03/16 |[Qui 31/03/16 13
15| Armadura tubuldo 4 2 hrs Qui 31/03/16 |Qui 31/03/16 14
16| Armadura tubuléo 5 2 hrs Sex 01/04/16 |[Sex 01/04/16 15
17| Armadura tubuldo 6 2 hrs Sex 01/04/16 |Sex 01/04/16 16
18[Concretagem e cura dos tubulbes 9dias |[Sex 01/04/16 [Qui 14/04/16
19| Concretagem e cura tubuldo 1 170 hrs [Sex 01/04/16 |Sex 08/04/16 5;12
20| Concretagem e cura tubuléo 2 170 hrs [Sex 01/04/16 |[Sex 08/04/16 6;13
21| Concretagem e cura tubuldo 3 170 hrs |Ter 05/04/16 |Ter 12/04/16 7;14
22| Concretagem e cura tubuldo 4 170 hrs |Ter 05/04/16 |Ter 12/04/16 8;15
23| Concretagem e cura tubuldo 5 170 hrs [Qui 07/04/16 [Qui 14/04/16 9;16
24| Concretagem e cura tubuldo 6 170 hrs [Qui 07/04/16 |Qui 14/04/16 10;17
25|Pré-moldado 1 9dias |Qui 31/03/16 |[Ter 12/04/16
26| Forma do pré-moldado 1 1 dia Qui 31/03/16 |Qui 31/03/16 3
27| Armacao do pré-moldado 1 1 dia Sex 01/04/16 |Sex 01/04/16 26
28| Concretagem e cura do pré-moldado 1 170 hrs [Seg 04/04/16 (Seg 11/04/16 27,32
29| Protengéo do pré-moldado 1 1 dia Ter 12/04/16 |Ter 12/04/16 28
30|Laje de aproximagéo 1 7 dias [Sex 01/04/16 [Seg 11/04/16
31| Forma laje de aproximacdo 1 1 dia Sex 01/04/16 |Sex 01/04/16 26
32| Armadura laje de aproximacéo 1 1 dia Seg 04/04/16 [Seg 04/04/16 27,31
33| Concretagem e cura da laje de proximagcdo 1 |170 hrs |Seg 04/04/16 |Seg 11/04/16 32;26
34 |Remocéo da linha férrea e lastro do lado 1 4 hrs Sab 16/04/16 [Séb 16/04/16 | 24,33;29 o
35 [Movimentagéo/alocacéo do pré-moldado 1 2 hrs Sab 16/04/16 |Sab 16/04/16 | 34;29;33 S g
36 |Movimentagao/alocagdo laje de aproximagcdo 1 |2 hrs Sab 16/04/16 |Sab 16/04/16 35 ,_% §
37 |Reconstituicdo do lastro e trilho lado 1 1 dia Dom 17/04/16 [Dom 17/04/16 35
38|Pré-moldado 2 9dias |Sex 01/04/16 [Qua 13/04/16
39| Forma do pré-moldado 2 1 dia Sex 01/04/16 |Sex 01/04/16 26
40 Armacéo do pré-moldado 2 1 dia Seg 04/04/16 |Seg 04/04/16 39;27
41| Concretagem e cura do pré-moldado 2 170 hrs |Ter 05/04/16 |Ter 12/04/16 40;45
42| Protengdo do pré-moldado 2 1 dia Qua 13/04/16 |Qua 13/04/16 41
43[Laje de aproximacgéo 2 7dias [Seg 04/04/16 |Ter 12/04/16
44| Forma laje de aproximagao 2 1 dia Seg 04/04/16 |Seg 04/04/16 39
45| Armadura laje de aproximacéo 2 1dia Ter 05/04/16 |Ter 05/04/16 44:40
46| Concretagem e cura da laje de proximacado 2 |170 hrs |Ter 05/04/16 |Ter 12/04/16 40;45
47 |Remocéo da linha férrea e lastro do lado 2 4 hrs Sab 23/04/16 [Séb 23/04/16 | 46;42;37 o
48 |Movimentagao/alocag&o do pré-moldado 2 2 hrs S&b 23/04/16 |Sab 23/04/16 | 42;47,46 T g
49 |Movimentalgao/alocagéo laje de aproximagdo 2 |2 hrs Sab 23/04/16 |Sab 23/04/16 48 ,_gl_ §
50 |Reconstituigdo do lastro e trilho lado 2 1 dia Dom 24/04/16 |Dom 24/04/16 48;49
51 |Escavagdo do emboque 1 5dias [Seg 25/04/16 [Sex 29/04/16 50
52 |Execucéo das contengdes do lado 1 5dias |Seg 25/04/16 [Sex 29/04/16 50
53 |Escavagdo do emboque 2 5dias [Séb 30/04/16 [Qua 04/05/16 51
54 |Execugao das contengdes do lado 2 5dias |[Sab 30/04/16 [Qua 04/05/16 52
55 |Desmobilza¢do do canteiro 3dias [Qui05/05/16 |Sé&b 07/05/16 54
56 |Execucao da rodovia no trecho 14 dias |Dom 08/05/16 |Qua 25/05/16 55
57 |Redequacdo paisagistica 2dias |Dom 08/05/16 |Seg 09/05/16 55
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A execucédo de toda o projeto e construcdo da passagem, com a duragao das
atividades mostradas acima, tem uma duracéo de, aproximadamente, 4 meses. Prazo
relativamente curto porém pertinente as poucas atividades que envolve a execucao
da passagem inferior. O caminho critico da execucdo das atividades passam pelas
seguintes etapas:

Tabela 40 — Atividades criticas da obra

Atividades Criticas

Projeto

Mobiliza¢&o do canteiro

Forma do pré-moldado 1

Armacao do pré-moldado 1

Protencao do pré-moldado 1

Forma laje de aproximagéao 1

Armadura laje de aproximacgéao 1
Remocao da linha férrea e lastro do lado 1
Movimentacao/alocacdo do pré-moldado 1
Reconstitui¢éo do lastro e trilho lado 1
Remocdo da linha férrea e lastro do lado 2
Movimentacé&o/alocagdo do pré-moldado 2
Movimental¢ao/alocacéo da laje de aproximacéo 2
Reconstituicéo do lastro e trilho lado 2
Execucéao das contengdes do lado 1
Execucédo das contengdes do lado 2
Desmobilzacdo do canteiro

Execucéo da rodovia no trecho

Deve se atentar a necessidade de execucdo dentro do prazo das atividades
gue envolvem a paralisacdo da linha férra, as quais, no cronograma proposto, foram
manualmente agendadas para serem realizadas em fins de semana: iniciando com a
remocao do trilho no sabado e terminando com a reconstrucdo da via férra no

domingo.

10.8 Custos

Sera realizada uma estimativa basica doscusto envolvidos para execucdo da
obra.

Devido a dificuldade de se estimar custos mesmo em fases avancadas de
projeto, sera realizada um levantamento apenas considerando as atividades principais

envolvidas.
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10.8.1 Servigos
Dentre os servigos pertinentes a execucéao da obra, tem-se:
e Limpeza do terreno para instalacao do canteiro;
e [Escavacdao de tubulbes a céu aberto manualmente;
e Locacgdo de guindastes de 125t de capacidade para alocacéo dos pré-
moldados;
e Operador de guindaste;
e Carga e transporte de material escavado.
Os custos com servicos como armacao dos pré-moldados ou execucao das
formas para concretagem, por exemplo, estdo contabilizados juntamente com o0s

custos dos materiais referentes a cada atividade desenvolvida descritos no item

seguinte.

10.8.2 Materiais
Para os custos envolvendo os materiais e as atividades utilizando esses
materiais, tem-se:

e Forma para concreto aparente com instalacao;

e Fornecimento e aplicacdo de armadura CA50 com diametro maior que
12,5 mm;

e Fornecimento e aplicagdo de concreto usinado C40 bombeavel;

e Fornecimento e aplicagdo de concreto usinado C25 bombeavel;

e Contencao em solo grampeado;

e Compra e plantio de gramas em placas.

e Escavacdo mecanica, carga e remoc¢ao de terra até uma distancia de 1
km;

e Fornecimento e aplicacdo de a¢o de protensao;

e Ancoragens ativas.

Como mencionado, 0s custos enumerados sao referentes as principais
atividades a serem desenvolvidas. Desta forma, portanto, obter-se-a um custo menor
gue o realmente observado para execucdo da passagem inferior com a alternativa
proposta. Para que fosse realizada uma analise de custos mais abrangente e refinada
haveria a necessidade de um detalhamento de projeto que foge do escopo deste
trabalho.
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10.8.3 Resultados
A seguir esta mostrado a tabela com os custos unitarios de cada servico e
material, a quantidade necessaria de cada um deles e 0s custos parciais e totais

envolvidos na implantagcéo da passagem inferior em estudo.

Tabela 41 — Levantamento custos principais envolvidos na obra

Atividade Unidade| R$/und | Qntde CUSFO.S
Parciais
Limpeza do terreno para instalagdo do canteiro m? 0,89 [6.322,00 | R$5.626,58

Escavacao de tubulBes a céu aberto com mais
de 6m, manualmente
Carga e remocao de terra até a distancia média

m3 180,02 26,56 R$4.781,31

m3 7,48 34,53 R$ 258,27
de 1km
Guindaste de capacidade 1251t. h 518,83 8,00 R$ 4.150,68
Operador de guindaste h 34,87 8,00 R$ 278,99
Forma para concreto aparente instalada m?2 55,71 253,60 | R$ 14.128,06

Fornecimento e colocagédo de aco de protensédo
CP-190-RB 4 @=1/2" Incluindo bainha, protenséo kg 20,20 | 2.031,64 | R$41.039,21
e injecao
Ancoragem ativa série V - 40 = 1/2" und 344,09 4,00 R$ 1.376,36
_Fornecm_1ento e aplicacdo de aco CA50 de @ kg 6,00 |23.614.97|R$ 141.689 82
igual/maior que 12,5 mm

Fornecimento e aplicacao de concreto usinado
C40 - Bombeével

Fornecimento e aplicagc&o de concreto usinado
C20 - Bombeével

Escavacao mecanica, carga e remocgao de terra
até uma distancia média de 1km

Contenc¢do em solo grampeado m?2 236,23 | 298,00 | R$ 70.396,54
Plantio de gramas em placas m2 10,50 | 3.622,00 | R$ 38.031,00
TOTAL |R$ 482.064,68

m3 398,43 | 134,40 | R$53.549,05

m3 294,95 | 40,88 | R$12.056,41

m3 11,60 | 8.164,00 | R$ 94.702,40

Fonte: Adaptado de SIUB, 2015.

Com a analise simplificada dos custos mostrada acima, chegou-se a um valor
de aproximadamente 500 mil reais para a execu¢do da obra. Adicionando-se uma
porcentagem de beneficios e dispesas indiretas (BDI) de 30%, o valor total da obra
passa a 626 mil reais.

Acredita-se que este valor esteja subestimado uma vez que n&o foram
considerados, entre outros, custos referentes as equipes permanentemente presentes
no canteiro de obras, os custos de projeto, os custos de mobilizacdo de equipes e
equipamentos.

Um estudo mais aprofundado néo foi realizado devido a necessidade de dados
muitas vezes de dificil obtencdo. Para o dimensionamento e levantamento dos custos
da equipe permanentemente presente no canteiro, por exemplo, € imprescindivel

dados referentes a produtividade dos operarios. Além disso, dimensionamento da
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equipe esta diretamente relacionado ao cronograma de execucdo da obra o que
dificulta substanciamente esse levantamento de custos.

Sendo assim, acreditou-se ser mais conveniente explicitar os custos basicos
referentes apenas as atividades e servigos que serdo executados na obra a fim de

evitar a ocorréncia de erros grotescos de estimativa.

11 CONCLUSOES

A partir da definicdo da alternativa, realizada na primeira etapa do trabalho, foi
possivel otimizar de forma satisfatéria a secdo transversal dos pré-moldados da
passagem ferroviaria. Verificou-se, ainda, que a secdo propostainicialmente para a
alternativa de pecas pré moldadas de concreto, nédo resistia aos esfor¢cos solicitantes
de maneira eficiente.Transferiu-se, portanto, a laje para a parte superior das vigas
(“invertendo” a secédo proposta inicialmente) o que acarretou em substancial reducao
de massa da estrutura, devido a colaboracdo da laje na resisténcia aos esforcos de
compressao.

Com base na secdo otimizada da estrutura, foi possivel realizar o
dimensionamento dos outros componentes anexos, porém nao menos importantes,a
estrutura como: tubuldes, pilares e lajes de aproximagéo.

Além disso, como o0 empreendimentondo é composto apenas pela estrutura,
realizou-se a analise da logistica do canteiro e dos custos de implantacao.

Em suma, obteve-se uma solucdo de engenharia adequada ao problema

proposto e com grau de detalhamento suficiente para atestar sua viabilidade.
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