PROJETO E DIMENSIONAMENTO DE PONTE EM CONCRETO PROTENDIDO
EDUARDO BRUNO DE OLIVEIRA CARDOSO

MONOGRAFIA DE PROJETO FINAL EM ESTRUTURAS
E CONSTRUCAO CIVIL

UNIVERSIDADE DE BRASILIA

FACULDADE DE TECNOLOGIA
DEPARTAMENTO DE ENGENHARIA CIVIL E AMBIENTAL

BRASILIA / DF: AGOSTO - 2018



UNIVERSIDADE DE BRASILIA
FACULDADE DE TECNOLOGIA
DEPARTAMENTO DE ENGENHARIA CIVIL E AMBIENTAL

PROJETO E DIMENSIONAMENTO DE PONTE EM CONCRETO
PROTENDIDO

EDUARDO BRUNO DE OLIVEIRA CARDOSO

ORIENTADOR: PAULO CHAVES DE REZENDE MARTINS
CO-ORIENTADOR: VLADIMIR VILLAVERDE BARBAN

MONOGRAFIA DE PROJETO FINAL EM ESTRUTURAS E CONSTRUCAO
CIVIL

BRASILIA / DF: AGOSTO-2018
UNIVERSIDADE DE BRASILIA
FACULDADE DE TECNOLOGIA

UNIVERSIDADE DE BRASILIA



FACULDADE DE TECNOLOGIA
DEPARTAMENTO DE ENGENHARIA CIVIL E AMBIENTAL

PROJETO E DIMENSIONAMENTO DE PONTE EM CONCRETO
PROTENDIDO

EDUARDO BRUNO DE OLIVEIRA CARDOSO

MONOGRAFIA DE PROJETO FINAL SUBMETIDA AO DEPARTAMENTO DE
ENGENHARIA CIVIL E AMBIENTAL DA UNIVERSIDADE DE BRASILIA COMO
PARTE DOS REQUISITOS NECESSARIOS PARA A OBTENCAO DO GRAU DE
BACHAREL EM ENGENHARIA CIVIL.

APROVADA POR:

Prof. Paulo Chaves de Rezende Martins, Dr. ECP (UnB)
(Orientador)

Prof. Vladimir Villaverde Barban, D.Sc (UnB)
(Co-orientador)

Prof. Marcos Honorato de Oliveira, D.Sc (UnB)
(Examinador interno)

Antonio Carlos de Oliveira Miranda, D.Sc (UnB)
(Examinador interno)

BRASILIA/DF, 23 DE AGOSTO DE 2018



FICHA CATALOGRAFICA

CARDOSO, EDUARDO BRUNO DE OLIVEIRA

Projeto e Dimensionamento de Ponte em Concreto Protendido [Distrito
Federal] 2017.

xiv, 124p., 297mm (ENC/FT/UnB, Bacharel, Engenharia Civil, 2017)
Monografia de Projeto Final - Universidade de Brasilia. Faculdade de Tecnologia.
Departamento de Engenharia Civil e Ambiental.

1. Projeto 2. Dimensionamento
3. Ponte 4. Concreto Protendido
I. ENC/FT/UnB I1. Titulo (Bacharel)

REFERENCIA BIBLIOGRAFICA

CARDOSO, E.B.O (2018). Projeto e Dimensionamento de Ponte em Concreto Protendido
Monografia de Projeto Final em Engenharia Civil, Departamento de Engenharia Civil e
Ambiental, Universidade de Brasilia, Brasilia, DF, 53p.

CESSAO DE DIREITOS

AUTOR: Eduardo Bruno de Oliveira Cardoso
TITULO: Projeto e Dimensionamento de Ponte em Concreto Protendido
GRAU: Bacharel em Engenharia Civil ANO: 2018

E concedida & Universidade de Brasilia a permisséo para reproduzir copias desta monografia
de Projeto Final e para emprestar ou vender tais copias somente para propositos académicos e
cientificos. O autor reserva outros direitos de publicacdo e nenhuma parte desta monografia
de Projeto Final pode ser reproduzida sem a autorizacdo por escrito do autor.

Eduardo Bruno de Oliveira Cardoso

Quadra 108 Conjunto 05 Casa 14 — Recanto das Emas
CEP: 72.601-406 Brasilia — DF — Brasil

e-mail: eduardobocardoso@gmail.com




SUMARIO

L INTRODUGAOD ..ottt sttt n et 1
1.1. CONSIDERAGCOES INICIAIS ....ovuiieeeeeeeeteeee ettt ses st 2
1.2 OBUIETIVOS ...ttt b ettt h et e ke e et e e s be e e b e e abe e et e e naeeennes 3
L3 MOTIVACGAOD ...ttt 3
1.4, METODOLOGIA ..ottt ettt ettt et e et e e be e et e e naneenes 4
1.5. ESCOPO DO PROJETO ...ttt sttt n e 4
2. APRESENTACAQO DOS CONCEITOS .....cvieveieeeeeieeeeees et sesessesisses s ssesessesssnesnas 5
2.1. SISTEMAS ESTRUTURAIS DE PONTES. ..o 6
2.1.1. PONES BM LA ....uiiiveiieeie sttt sttt ettt et e s b e e be et e sreenreennesreenne e 6
A O o ) (oI I =] [T Vo - OSSR 7
2.1.3. PONtes SUSPENSAS (PENSEIS) ....vveveirieiieeieitie i eitesee e e ste st ste e sre et re e be e re e raenne e 8
2.1.4. PONEES ESTAIAUAS .......cveveeeieiiiieeeie sttt 9
2.1.5. PONES M VIQAS .. .ctiiiiiiieiieeie sttt sttt e te e s re e ste e e e sneenteennennes 10
2.2. CLASSIFICACGAD ..ottt ses sttt sansn s 11
2.3. ELEMENTOS GEOMETRICOS DA VIA ....oovivieeeeeeeteeevee e seseee s enes s 12
2.4, ELEMENTOS COMPONENTES ..ottt 12
2.4. 1, LONQAINAS......cuiitieiteeie ettt e s et e et et e s e e te et esbe e s teessesbseteessesreesseenseareesteeneenreas 12
2.4.2. TEANSVETISINAS. c..veverteueetiite ettt sttt skt b bbbttt b b bttt b et b et ettt e e e 12
A I -SSP STTOROPRTIN 13
2.4.4. APArelN0 € QPO0I0 .....c.viiuiiiiice e nre s 13
2.4.5.3Untas de dilataGA0. ...........ueirieiiie e e 14
2.4.6. SiStema de AreNAGEM.......cuiiiieiee ettt bbb 15
2.4.7. Barreiras de Concreto ou Guarda-Rodas...........cccooeiiiiiiiiiiiieie e 15
2.4.8. GUAITA-COMIO...utiutititiite ittt ettt bbbttt b et e et e bbb ne e nes 16
2.5. Cargas Rodoviarias de CAICUIO ..........ooeiiiiiiicee e, 17



2.6. SISTEMA T PrOLENSAO ...eeeeeeee ettt e e e e e e e e e et e e e e e e e e e e e e eeeeeeans 17

2.6.1. SiStema de PrOtENSEOD. .......ccueeeiiiiieiiiieir et 17
2.6.2. Grau 08 PrOTENSAD .......cuviveieiieiiieeeies ettt 18
2.6.3. Perdas de PrOtENSAD. .........coueiiiieieiiriesieeie et 20
3. CRITERIOS DE PROJETO.....ciiiiiiiiireieiesieesssssssessssssss s ssasessssssssssssssssssssas 22
3.1 NORMAS ettt h e bt b ettt h e b e b e et e e nan e neeanee s 22
3.2. CARACTERISTICA DA SUPERESTRUTURA......cooevieeetieeeeeseeesevess s, 22
B I o o = L - ST P PP P TV PRPRPPRP 23
3.2.2. TTANSVEISINGS: .. vetiitieuieieestete sttt sttt bbbt b bt b bbbt b bt b et ene e 24
KT R I 1L ST P TR P RS URPRPPRP 25
3.2.4. APArelN0 de AP0I0: .....eiieieeee e 26
3.2.5. Junta de dilataC0 .......cc.eoveiicie e 26
B I B (=T - To =] PP TPPUPRRPP 26
3.3. MATERIAIS UTILIZADOS ... .ottt 26
3.3 1 CONCIBLO ... 26
3.3.2. AGO PASSIVO ...ttt ettt sttt ettt b et e e e e e re e re e teanaenreereenes 27
3.3.3. ACO ALIVO ..ttt e re et e aaa e reereenes 27
3.4, PAVIMENTAGAO . .....ccoeiiiieeteeeee e eee st en s s st sttt s s s sansnsnes 27
3.5. DURABILIDADE DA ESTRUTURA ..o 28
3.5.1. Classe de agreSSiVIdaUE.........cueiieiicieiie ettt 28
3.5.2. CODIMENTO. ...ttt bbbt 28
4. ACOES NA PONTE ..ottt sttt sttt et esnteabeesreeennee 29
4.1. AC@ES PERMANENTES ..o e 29
o O T B € - L TSP P TP PRSP 29
A 1.2, INGITELAS ...ttt bbb bbbttt e bbb bbbt 33
4.2. ACOES VARIAVEIS.......cooooeeeeeeeeeeeeee et ses et snes st 34
4. 2.1, DITBIAS ..ottt b bbbttt bbbt 35



N | (o [T =] v O SRRETR 43

4.3. ACOES EXCEPCIONAIS......ooieeieeieeeteeeeeeeieses s ses st s s s s asses s senee s 44
5. COMBINACOES DE PROJETO ....oooieteieeeieeteseeeeeeisss st ssnes s 44
5.1. Estado limite GItIMO (ELU) ...ocvoieieieece e 44
5.1.1. Combinagdes UIIma NOIMAL.............ccceueueiciiieeiieeseeieee e 44
5.2. Estado Limite de Servigo (ELS) ......ccouviiiiiiieiieiesie e 45
5.2.1. Combinagdes quase permanentes de SEIVICO ........ccvivrreeriereenenieseesieeeesreesieeeeseeas 45
5.2.2. Combinagdes freqUeNteS A SEIVIGO ........uierieieiereeite st 45
5.2.3. ComMDINAGOES raras & SEIVIGO ........oiuiiuiriiriieiieiieie ettt 46
6. ANALISE DOS ESFORCOS NA SUPERESTRUTURA .....covieiieeeveceeee e 46
6.1. LINHA DE INFLUENCIA DO TREM-TIPO.....c.cvsiirirereeessieetesesisssesissesesessen s 46
6.2. MODELO ESTRUTURAL ....ooiie et 47
6.3. ESFORCOS NAS LONGARINAS ... 49
6.3.1. LONQArinas EXTEINGS.........cciveiiiiieii ettt sreesre e nneas 49
6.3.2. LONQAriNGS INTEINAS..........ciieiiiiicie ettt sbe e sre e ereas 52
6.4. ESFORCOS NAS TRANSVERINAS ... 55
6.4.1. Transversinas de EXIremidade ...........cooeoiiiiiieiiiiceeee e 55
6.4.2. TranSVErSINAS CENIAIS ......cueiiuiiiieiirieieiet ettt sttt e b 56
6.5. ESFORGCOS NA LAJE ...ttt et esbeennne s 57
6.5.1. Momento maximo no sentido longitudinal ...............ccccooveviiiiiicie s, 57
6.5.2. Momento minimo no sentido longitudinal ...............cooeiiiiiiiiiiniie e, 57
6.5.3. Momento maximo N0 SeNtido tranNSVErSal ...........ccoviiiiiiiiiieeee e 58
6.5.4. Momento minimo No SeNtido tranSVErsal ... 58
7. DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS. ... 58
7.1 LONGARINAS . .ttt ekttt e s e e et e e be e et e esnneaneesnneas 58
7.1.1. Calculo da forga de ProtenSA0 ........cceieiiiieieieie e 59

vii



7.1.2. EStado lIMIte 08 SEIVICO ...cvveieiieeiiecie ettt ettt e e sneenneenaenneas 83

7.1.3. ESTADO LIMITE DE ULTIMO = ELU ..ouiiiiiieiccerceeeeteee e 93
T2, LAJES et 105
7.2.1. Célculo da armadura para fleX80.........cccecveiiiiieiieiice e 105
7.2.2. Verificacdo de lajes ao Cisalnamento ..........ccccvvieeie i i 107
7.2.3. Lajes Pré-MOIAAGAS .......cc.eiviiiieiieieie e e 108
T.3. TRANSVERSINAS ... et 109
7.3.1. Transversinas de exXtreMIfa0e ..........cooiiiiieieieie e 109
7.3.2. TraNSVEISINGS CENIIAIS ......eeueeuieieteitestesti sttt ettt sttt sttt bbb bt e e e 111
7.4, APARELHO DE APOIO ...ttt et 114
7.4.1. Carregamentos, deslocamentos € rOtaAGOES ........ccerververirerieieierie e 114
7.4.2. Dimensdes do aparelnNo de 8P0I0 .........cocueieiiiiiieieseeee e 114
7.4.3. Limite de tenSa0 de COMPIESSAD .......ecviiuirieeieieierieste sttt 114
7.4.4. Limitacdo da deformagao de cisalnamento no elastdmero ..........ccccccevvvvieiienienn, 115
7.4.5. Limitacdo ao deslocamento horizontal..............cccoovveveiiiieccc s, 116
7.4.6. Verificacdo da estabilidade a rotaGan...........ccccueieeveiiieiieiece e 116
7.4.7. Verificacdo da estabilidade ao deslizamento .........c.cccceevveveeieiiece e, 116
7.4.8. Verificacdo da estabilidade a flambagem ..o, 116
7.4.9. Dimensionamento das chapas MetaliCas ...........ccocoeveveiieie e, 117
8. CONCLUSAD ..ot esesss st 118
9. REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS.......oooiiiiieineeeieissesesssssssssssesssssessssseseneens 119
L0, ANEXO <ottt Rttt h et et e R b e te e nnteenaeearreetee s 121

viii



LISTA DE FIGURAS

Figura 1 — Ponte de referéncia composta por vigas longarinas pré-moldadas.......................... 2

Figura 2 - Curva custo x vdo das pontes em funcdo do material (VALERIANO, apud

ALMEIDA, 2015) ...ttt ettt e e et e e s ae e et e e et e e e te e nae e e e e ba e e taenrreereearee s 6
FIQUIa 3- PONEE BM 18] ... 7
Figura 4 - Ponte Metéalica Teofilo Trindade COruChe...........cccocviveiieie i 8
Figura 5 - Golden Gate Bridge........cceiieiiiiiieeie ettt nne e 9
Figura 6 - ponte Octavio Frias de OlIVEITa .........cccviieiieieiieceece e 10
Figura 7 - Ponte sobre 0 Rio M&e Luzia em TreviSo SC........cccoiiiiiiiiieiene e 11

Figura 8 - Detalhe da barreira New Jersey - Foto retirada do Manual de obras especiais -

DINER 1996.......cciiiiitiietieie sttt sttt sttt ettt se et sttt e et et e be et et nenb e e ene e 16
Figura 9- Detalhes de guarda-COrPO..........ociuiiieieeieiie et sre e 16
Figura 10 - Seg&o transversal da PONTE ..........cocooiiieiieie e 22
Figura 11 - DimensGes de pre-dimensionamento de vigas em perfil | ..........ccccocooviiiiinnn 23
Figura 12 - Dimens@es das longarinas em CENtIMELIOS ........c.ccovevveivieieeie e 24
Figura 13 - TranSVersiNas CENTIAIS .........ccveiueieeieeieieeseeste e seesteseesreeste e s e sre e e sneesreeeeanes 25
Figura 14 - Transversinas de extremMigdage ..........cooereririneninisie e 25
Figura 15 - Carregamento devido a peso proprio da laje.........cccovveveeneneinienienesc e 30
Figura 16 - Carregamento devido ao pavimento asfaltico............cccccevvveviiiciieie i 31
Figura 17 - Carregamento devido a camada de regularizacao.............cccocvevvevieieeieseesieennenn 31
Figura 18 - Carregamento devido a0 guarda-rodas.............ccoerererenieniene e 32
Figura 19 - Carregamento devido a0 guarda-COrPO ..........cceruererieririeieniesiesiesie e sieeee e 32
Figura 20 - Distribuicdo de carregamento do trem tipo — NBR 7188/2013...........c..ccccevvennenne. 35
Figura 21 - Carregamento devido a carga de PedeStreS ........cccvevveeieiieve e 37
FIQUrA 22 — FatOr S, ... 40
Figura 23 - Valores minimos do fator estatistiCo S, .........cccooveiiiiiiiiiiice e, 40
Figura 24 - Velocidade basica do vento para regides brasileiras...........ccccceveiiiveiieeieennenne, 41
Figura 25 - COETICIENTE U AITASTO......c..iiveitirieiiieiieieie et 42
Figura 26 - Linha de influéncia - reacdo de apoio longarina eXterna ...........c.ccoeevvrvrveieeniennn. 47
Figura 27 - Linha de influéncia - reacdo de apoio longarina interna...........cc.ceeveevvveverienienn. 47
Figura 28 — Planta modelagem estrutural .............cccooiiiiiiii i 48
Figura 29 - Restrigdo dos apoios das l0NQGAringsS. .........ccoeerererireniniieniesie e 48
Figura 30 — Esforcos devido ao peso proprio - 1ongarinas eXternas..........coccoevererereeieeniennes 49

iX



Figura 31 — Esforcos devido ao peso préprio tabuleiro — longarinas externas..............ccov.... 50

Figura 32 - Esfor¢o devido as cargas permanente - longarinas externas..........c.ccocveveevvernenne. 50
Figura 33 - Esforgos na combinagdo quase permanente de servigo — longarinas externas......50
Figura 34 - Esforgos na combinagéo rara de servigo - longarinas externas...........c.cceceevervenne. 51
Figura 35 - Esforgcos na combinacgéo frequente de servico - longarinas externas.................. 51
Figura 36 - Esforgos na combinacgdo Ultima normal - longarinas externas............cccoccevvenenne. 51
Figura 37 — Esforgos devido ao peso proprio - longarinas internas............ccoceeevereiencriereenenns 52
Figura 38 — Esforgos devido ao peso proprio tabuleiro — longarinas internas.............c.cccoc..... 52
Figura 39 - Esforco devido as cargas permanente - longarinas internas...........c.ccoccvevvevvennenne 53
Figura 40 - Esforgcos na combinacgdo quase permanente de servico - longarinas internas....... 53
Figura 41 - Esforgos na combinag&o rara de servigo - longarina interna............c.ceoveveiveinenne. 53
Figura 42 - Esforgos na combinagéo frequente de servigo - longarinas internas..................... 54
Figura 43 - Esfor¢cos na combinacgdo ultima normal - longarinas internas ..............ccccccvennne. 54
Figura 44 - Esforcos no ELU para transversinaS VT 1 —a.....cccccccvevevieiesccseese e 55
Figura 45Figura 44 - Esforgos no ELU para transversinas VT 1 —D ..., 55
Figura 46Figura 44 - Esforgos no ELU para transversinas VT 1 -C ....ccocovvvvvvnencincncieennns 55
Figura 47- Esforcos no ELU para transversinas VI 1 — @ ......ccccccvvveiievecicieeseece e 56
Figura 48Figura 47- Esforcos no ELU para transversinas VI 1 —b.......cccceveiviiiiininennen, 56
Figura 49Figura 47- Esforgos no ELU para transversinas VI 1 — C......ccccocvvviiiinnincicnienn, 56
Figura 50 - Momento Fletor méximo no sentido longitudinal M11...........ccccooeiiiiiniiinennn 57
Figura 51 - Momento Fletor minimo no sentido longitudinal M11............ccccoeiviiiiicinenenne 57
Figura 52- Momento Fletor maximo no sentido longitudinal M22...............cccceeveiiiiiieenenne 58
Figura 53- Momento Fletor minimo no sentido longitudinal M22.............ccococeiiiiiiiiiinnnn 58
Figura 54 - Secao final das [0NGarinaS ..........ccocueiiieiiieieie e 59
Figura 55 - Perda de tensdo por atrito e por escorregamento da ancoragem .............cccevenenne. 65
Figura 56 - Flecha elastica das vigas sem considerar a forca de protenso...............ccccveunenne. 90
Figura 57 — Abaco do COEFICIENIE KO ........c.cveueeiceceeeieceee et 91
Figura 58 — Abaco do COBTICIENE Kl .........ccveueieerceeieiecees et 92
Figura 59- AbaCO A0 COBFICIENTE ............oveeeeeieeeeeeeeeeeeeeeeee et 92
Figura 60 - Secdo final das [oNgarinas..........ccceiieiiiiiiiii e s 93
Figura 61 - Momento Fletor sem considerar a forga de protensao ...........ccoceeveverenenieiienienn. 94
FIQUIA B2 - SECED L ...ttt bbbttt bbbttt 97
FIQUIE B3 = SEGAD 2 ...ttt et s b ettt sttt be et e nnes 98
Figura 64 - Espessura equivalente para eSforgo tOrSOr ..........ocvvieririienieeninie e 101

X



Figura 65 - Valor do esforco torsor da longarina mais solicitada...........ccccceevviveiveriesvennnnn, 102

Figura 68 - Distribuicdes de tensdes proximas a ancoragem da armadura ativa................... 103
Figura 69 - Reacdes de icamento devido a0 PeSO ProPrio .........coeveirerierieerenieiesese e 104
Figura 70 - Esforco cortante na lajte do tabuleiro............cocooiriiiiiiice, 108

Xi



LISTA DE SIMBOLOS

Simbolo

Ac

m 2 O - T

(=%

oo N

k

D X

Significado

Area de concreto de determinada secdo

Largura da faixa de laje;

Tensao de resisténcia caracteristica do concreto a compresséo;
Valor caracteristico da resisténcia de escoamento do ago
Modulo de elasticidade inicial do concreto

Maodulo de elasticidade do aco;

Maodulo de elasticidade secante do concreto

Altura total da laje;

Madulo secante

Peso proprio dos elementos

Carga pontual transmitida pelo pneu do trem-tipo

Carga distribuida devido ao trem-tipo

Carga pontual transmitida pelo pneu do trem-tipo majorada
Carga distribuida devido ao trem-tipo majorada

Valor resultante de calculo das combinacdes

Valor caracteristico das acGes permanente;

Valor caracteristico das acOes variaveis.

Coeficiente de majoracdo das cargas moveis.

Peso especifico do material

Espessura do elemento

Dimensé&o da laje no sentido transversal da ponte
Dimensé&o da laje no sentido longitudinal da ponte
Distancia entre eixo das rodas;

Dimensao da abertura da fissura no concreto

xii



Tabela 1 - Classe de agressividade ambiental conforme tabela 6.1 da NBR 6118:2014......... 19
Tabela 2 - Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuracdo e a protecdo da armadura,

em funcéo das classes de agressividade ambiental conforme tabela 13.4 da NBR 6118:2014

.................................................................................................................................................. 19
Tabela 3 — Pré-dimensionamento das 10Ngarings............ccevvveveeieiieeieese e 24
Tabela 4 - Classes de agressividade ambiental (CAA) ... eeiiieiieie e 28
Tabela 5 - Cobrimento nominal para cada classe de agressividade.............c.ccoovvvvniiiiiicinennen, 29
Tabela 6 - Combinagdes NOrmais N0 ELU .........c.cooiiiiiiiiiieee e, 45
Tabela 7 — Combinacdes quase-permanente de SEIVIGO ........cocvcveieereeriesieeseereeseese e see e 45
Tabela 8 — Combinacdes frequentes de SEIVICO ........uccvveieiieiece e 45
Tabela 9 - combinagOes raras de SEIVIGO ........cciviieierieieiiesie sttt 46
Tabela 10 - Esfor¢os no ELU — 10Ngarinas eXternas. ..........c.cuoererieeeiierienesesiesesieseseeeenens 52
Tabela 11 - Esforcos no ELU — 1ongarinas iINtErNas ............cevveeeieeieerieseeseesee s sieesie e 54
Tabela 12 - Propriedades d0 CONCIEIO..........coieiiiiieieeie et 59
Tabela 13 - Propriedades da SEGA0 FINAl ..........cccoeiiiiiiiei e, 59
Tabela 14 - EspecificacOes das Cordoalnas...........ccooeveiiiiiiiiiiiicecc e, 62
Tabela 15 - Quantidade de cabos de ProteNSA0...........coveieiieiecie i 63
Tabela 16 - Critérios das perdas de ProteNSA0 ..........cccveiveiieieeiieiie s e 72
Tabela 17 - caracteriStiCas A8 SEGAD ........ciueeiiieieieie ettt enas 72
Tabela 18 - Perdas imediatas de ProteNSA0 ..........coueverieriereri i 74
Tabela 19 - Perda de protensdo diferidas...........ccoveieeiiiiiiic i 81
Tabela 20 - FUSO 08 PASSAGEIM ......ccveeiiieieiiie ittt et e et re e te e te et e eseesraeresneesreeteannenneas 83
Tabela 21 - Tabela de tensfes nas viga - fase €M VAzZi0 ..........ccccvvveieieieneieneeeeeee, 85
Tabela 22 - Tens8es nas longarinas para t=30 dias............ceerireriiriieieiene e, 86
Tabela 23 - Tensdes nas longarinas para ELS-D.........ccccccoiiiiiiciicie e 87
Tabela 24 - TensGes nas 10nNgarinas N0 ELS-F............cccooeiiiiiiie e 88
Tabela 25 - Esforgo cortante na longarina mais solicitada ............ccccooeviiiienininiiiccee, 97
Tabela 26 - Espacamento de estribos para 0 treCho L.........ccovveeiiieiiieie e 99
Tabela 27 - Espacamento de estribos para 0 treCho L.........ccooviiiiieiinie i 99
Tabela 28 - Espacamento de estribos para 0 trecho 3. 100
Tabela 29 - Armadura de fretagem dos cabos de Protensao ..........ccecevererereneniseeieeeeiens 104
Tabela 30 - Espessura da chapa de a0 MiNIMA.........ccoiereririninieiee e 117

Xiii



RESUMO

Neste trabalho € apresentado a anélise e dimensionamento dos elementos da superestrutura de
uma ponte composta por vigas pré-moldadas protendidas. A arquitetura do projeto foi
baseada em uma ponte construida em Sicilia, Italia. Para fins académicos deste projeto sera
considerada a execucdo da ponte no Brasil, assim, seguindo as normatizadas da Associacao
Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) e manuais dos 6rgdos de transito. Por fim, neste
projeto sera apresentada a concepcao estrutural e analise das solicitagfes na superestrutura
pelo método dos elementos finitos, o dimensionamento de cada elemento estrutural e o

detalhamento, incluindo memorial de calculo e descritivo.
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1. INTRODUCAO

Obras destinadas a transposicao de obstaculos a continuidade normal de uma via, tais como
bracos de mar, rios, vales profundos e etc sdo denominadas pontes. Quando o objetivo é a
transposicdo de outras vias ou obstaculos em geral ndo constituidos por dgua é comumente,
denominada por viaduto (PFEIL, 1979).

O inicio da histdria das pontes se iniciou nos tempos antigos, e desde entdo engenheiros e
arquitetos vem aperfeicoando suas técnicas de design e construcdo até o ponto em que sao
hoje — obras de artes que abrangem montanhas, lagos e oceanos. Com o inicio do Império
Romano, veio com eles técnicas de construcdo de pontes de formas mais revolucionarias, a
construcdo em arco, permitindo que as forcas descendentes do topo do arco da ponte fossem
transmitidas para as fundacGes da ponte. Este conhecimento na época se tornou nao poderoso
que os construtores de estradas romanas chegaram a construir mais de 900 pontes pela
Europa, Asia e Africa. (HISTORYOFBRIDGES).

O surgimento da utilizacdo de vigas pré-moldadas de concreto na construcao se deu por volta
da década de 1930. No entanto, apenas na década de 50, com o avan¢o da protensdo e
aperfeicoamento no sistema de transporte e montagem da estrutura essa técnica teve seu
grande desenvolvimento. O desenvolvimento deste tipo de ponte se difundiu rapidamente em
funcdo as vantagens apresentadas, aos quais se destacam: Melhor controle de execucéo,
otimizacdo obtida na utilizacdo das formas em funcédo do reaproveitamento, padronizacdo da
secdo e reducdo dos prazos de execucdo simultdnea com a infraestrutura e eliminacdo de
cimbramento. (PINHO et al, 2000).

A ponte de referéncia deste trabalho, devido a profundidade do desfiladeiro, impossibilitava a
utilizac&o de pilares centrais ou estrutura de escoramento, sendo assim utilizado os sistema de
vigas pré-fabricadas com 32 metros de comprimento e langcadas por uma trelica lancadeira
sob cantilevers de concreto. A construcdo ocorreu em duas fases: A construcdo da
mesoestrutura, constituida pelos cantilevers, apos foi langado as vigas-longarinas e por fim a

concretagem das vigas transversinas e laje



1.1. CONSIDERACOES INICIAIS

A ponte ao qual foi baseado este projeto foi construida com a proposta de conectar a cidade
de Canicattini Bagni com o distrito de San Alfano, na Sicilia, Italia, apds a precariedade da
ponte de pedra existente, construida em 1796. A estrutura atravessa um desfiladeiro profundo
em um unico vdo e a dificuldade da area devido a natureza e as condi¢Oes de trabalho

exigiram consideravel esfor¢o na construcao.

Para a construgdo da mesoestrutura foi realizado um suporte temporéario que funcionava como
formas dos cantilevers e exigiu uma atencdo especial, devido a dificuldade construtiva por
conta do desfiladeiro. As vigas-longarinas foram pré-fabricadas fora da obra e transportadas
até o local. O lancamento das vigas foi realizado por meio de uma trelica lancadeira que

transportou as quatros vigas até sua posicao final.

Todas as analises e dimensionamentos apresentados neste projeto final de graduacdo serdo
realizados de acordo com as normativas brasileiras, considerando que estd ponte seja

construida em uma area em Brasilia-DF.

Figura 1 — Ponte de referéncia composta por vigas longarinas pré-moldadas



1.2. OBJETIVOS

Este trabalho tem como objetivo principal a anélise e dimensionamento da superestrutura de

uma ponte formada por vigas pré-moldadas protendidas.

Os objetivos especificos do projeto final séo:

e Determinacdo da distribuicdo transversal dos esforcos por meio do software SAP

2000, realizando analises pelo método dos elementos finitos. Os esforgos serdo

determinados para os seguintes elementos:

o

o

o

(@]

Vigas - longarinas;
Vigas — transversinas;
Lajes;

Aparelho de apoio.

e Determinacdo da forca de protenséo e quantidade de cabos nas longarinas;

e Dimensionamento e detalhamento das vigas - longarinas;

e Dimensionamento e detalhamento das vigas — transversinas;

e Dimensionamento e detalhamento da laje;

e Dimensionamento e detalhamento do aparelho de apoio.

1.3. MOTIVACAO

A motivacdo principal deste trabalho esta em expandir os conhecimentos adquiridos durante a

graduacdo na area de estruturas ao ambito de estruturas de obras de artes especiais, realizando

uma revisdo bibliografica dos elementos constituintes de uma ponte, estudo das acdes

atuantes, dimensionamento e detalhamento dos elementos.

O modelo estrutural escolhido, pontes composta por vigas pré-fabricadas isostaticas, se deve

pela difusdo destas estruturas atualmente no Brasil, sendo possivel encontrar estruturas

semelhantes em pontes ou viadutos.



1.4. METODOLOGIA

Em primeira etapa foi realizado uma revisdo bibliogréfica acerca dos elementos estruturais
das pontes composta por vigas pré-fabricadas protendidas e 0s elementos necessarios para seu

correto funcionamento.

Ap0s foi realizado um levantamento dos carregamentos atuantes na superestrutura da ponte e
seus efeitos sobre ela. Foi realizada uma analise da distribuicdo transversal e longitudinal dos
esforgos nas vigas pré-fabricadas (longarinas), nas lajes, transversinas e aparelho de apoio. A
andlise dos esforcos foi realizada pelo método dos elementos finitos, por meio do software
SAP 2000.

Em seguida, foi realizado o dimensionamento da for¢a de protenséo nas vigas pré-fabricadas,
quantidade de cabo, tracado e, determinacdo da perda de protensdo. Em sequéncia, foi

realizado o dimensionamento e verificacfes das armaduras ativa e passiva no ELU e ELS.

A obtencdo dos esforcos na superestrutura foi realizada por meio do software SAP 2000 e o
software Ftool, utilizado para analises mais simplificadas. Todos os céalculos foram realizados
no software Excel e o desenvolvimento da parte grafica foi realizado no software AutoCAD.

1.5. ESCOPO DO PROJETO

O capitulo 1 engloba as consideracdes iniciais, objetivo, motivacdo e metodologia empregada

no projeto.

No capitulo 2 é apresentada uma revisdo bibliografica dos assuntos contendo informacdes
sobre tipos pontes existentes e suas importancias, definicdes de alguns dos elementos
constituintes da superestrutura da ponte e uma revisdo bibliografica sobre sistema de

protensao.

No capitulo 3 séo apresentados os critérios utilizados neste projeto, contendo caracteristica da
estrutura, normas utilizadas, materiais utilizados e € realizado o pré-dimensionamento dos

elementos.



O capitulo 4 trata das acOes, sejam elas permanentes ou mdveis, aborda os estados limites
altimos e de servico ao qual a estrutura estara submetida e apresenta as combinagdes a serem

utilizadas neste projeto.

O capitulo 5 apresenta apenas as combinacdes de projeto utilizadas no ELU e ELS para a

estrutura.

O capitulo 5 consiste nas analises e obtencdo dos esforcos no tabuleiro pelo método dos

elementos finitos por meio do software SAP 2000.

O Capitulo 6 sdo apresentados os dimensionamentos e o memoriais de célculo das vigas

longarinas, vigas transversinas, lajes e aparelho de apoio.

O anexo A, presente neste documento, refere-se as plantas de forma e armacdo elaboradas

para os elementos estruturais calculados neste projeto.

2. APRESENTACAO DOS CONCEITOS

Sobre o0 ponto de vista de funcionalidade estrutural as pontes, em maioria, podem ser
divididas em trés partes principais: infraestrutura, mesoestrutura e superestrutura (PFEIL,
1979).

A superestrutura, composta geralmente por vigas principais (longarinas), vigas secundarias
(transversinas) e lajes, sdo elementos que recebem diretamente os esfor¢os das cargas méveis
de veiculos automotivos, ferroviarios, carga de pessoas e carga de pavimento, e transmite

esses esforgos para a mesoestrutura por meio de aparelhos de apoio.

A mesoestrutura ¢ composta pelos elementos que transmite os esforcos advindos da
superestrutura para a infraestrutura, em conjunto com os esforcos obtidos diretamente de
outras solicitacfes imposta nestes elementos, como a a¢do do vento ou empuxo da dgua em

pilares.

A infraestrutura ou fundacéo é composta por elementos que absorve os esforgos resultantes
da mesoestrutura e transmite para o terreno. Compdem os elementos da infraestrutura os

blocos de fundacéo, sapatas, estacas, tubuldes e etc.



2.1. SISTEMAS ESTRUTURAIS DE PONTES

As pontes podem ser feitas de diversos materiais, pedras, madeiras, concreto simples, armado
ou protendido, metélicas ou mistas. A escolha do material e do modelo estrutural € em fungéo
do vao a ser vencido, do design e do custo da construcdo, sendo que para cada faixa de vao
temos o material mais adequado (ALMEIDA, 2015). Tal fato é representado graficamente na

figura abaixo.

Figura 2 - Curva custo x vdo das pontes em funcdo do material (VALERIANO, apud
ALMEIDA, 2015)

2.1.1. Pontes em lajes

De acordo com o Manual de Projeto de Obras de Artes Especiais — DNER (1996) as pontes
em lajes podem ser constituidas de elementos pré-moldados ou serem moldadas no local,

sendo indicadas para vaos curtos, baixas altura de construcéo e pequenas relagdes altura/véo.

Devido ao fato dessa solugdo estrutural ser desprovidas de qualquer vigamento elas
apresentam algumas vantagens, como pequena altura de construcdo, boa resisténcia a torcao,

e rapidez de execucdo, possuindo também boa relacao estética.



As pontes em lajes podem ser de concreto armado ou protendido, com relacdo da espessura
variando entre 1/15 a 1/20 para concreto armado e 1/30 para concreto protendido. Como
forma de diminuir o peso préprio pode ser adotada com secdo transversal laje alveoladas,
onde os vazios podem ser preenchidos por formas (FILHO, 2008).

¥,

Figura 3- Ponte em laje
http://lwww.lajeshertel.com.br/obras/pontes---laje-painel-trelicado#prettyPhoto

2.1.2. Pontes Trelicadas

Segundo Manual de Projeto de Obras de Artes Especiais — DNER as estruturas em trelica
apresentam duas vantagens estruturais principais: as solicitagdes dos elementos sdo forcas
axiais e o sistema de alma aberta permite o0 uso de uma altura maior do que no caso de uma
viga de alma cheia equivalente. Sendo mais adequados para estruturas metalicas esses fatores
geram economia em material e redugdo do peso proprio da estrutura e também a deformagdes

reduzidas, devido a maior altura do elemento proporcionando maior rigidez.

Os sistemas estruturais podem ser de diversos tipos, sendo eles: trelica de Pratt, com
montantes comprimidos e diagonais tracionados; a trelica de Howe, com montantes
tracionados e diagonais comprimidas; a trelica de Warren, com diagonais alternando em

compressdo e tracdo; e a trelica Vierendeel, tendo elementos sujeitos a flexdo composta.



Figura 4 - Ponte Metalica Teofilo Trindade Coruche
http://www.a2p.pt/portfolio/projectos/ponte-met-lica-te-filo-trindade

2.1.3. Pontes Suspensas (Pénseis)

As pontes pénseis apresentam cabos que se ancoram ao tabuleiro séo ligados a outros dois
cabos maiores, sendo que esses sdao ligados as torres de sustentacdo. A transferéncia de
esforcos as torres sdo feitas por esforgos de tragdo. Os cabos maiores ao serem tracionados
comprimem as torres de sustentacdo, que por fim transferem os esforcos de compressao para
as fundacgbes (FILHO, 2008).

Nas pontes pénseis 0s cabos sdo ligados a dois outros cabos maiores que, por sua vez, ligam-
se as torres de sustentacdo. A transferéncia das principais cargas as torres e as ancoragens em
forma de pendurais é feita simplesmente por esforcos de tracdo. Os cabos maiores
comprimem as torres de sustentagdo, que transferem os esforcos de compressdo para as
fundacBes. Neste tipo de ponte, quando sujeita a grandes cargas de vento, o tabuleiro
apresenta grandes deslocamentos, por esta razéo, exige-se que 0 mesmo seja projetado com

grande rigidez a tor¢cdo para minimizar este efeito.



Figura 5 - Golden Gate Bridge
https://pt.wikipedia.org/wiki/Ponte_Golden_Gate

2.1.4. Pontes Estaiadas

Segundo Manual de Projeto de Obras de Artes Especiais — DNER as estruturas estaiadas
apresentam vantagens técnicas, econdmicas e estéticas; a partir de 200 metros, e atingindo

quase 900 metros, sendo utilizadas com frequéncia a partir da década de 50.

Este tipo de estrutura pode muitas vezes ser confundido com pontes pénseis pela utilizacdo de
cabos de ancoragem. No entanto, a diferenca esta exatamente na forma como os cabos sdo
dispostos. Nas pontes pénseis existem dois tipos de cabos, 0s presos a superestrutura e 0s
cabos ancorados nos pilares. No modelo estaiado, os esfor¢os atuantes no tabuleiro sdo
concentrados e transmitidos para a torre, que por mim é apoiada no bloco de fundacdo. As
fixacbes dos cabos nos pilares podem ser em forma de harpa (cabos paralelos partindo de

varios pontos do pilar) ou forma de leque (partindo de um ponto fixo no pilar). (PIN1,2011)



Figura 6 - ponte Octavio Frias de Oliveira
http://infraestruturaurbanal?.pini.com.br/solucoes-tecnicas/10/estruturas-estaiadas-

aplicacoes-indicadas-tipos-de-ancoragem-e-de-243545-1.aspx
2.1.5. Pontes em Vigas

A utilizacdo de vigas é um dos tipos mais simples de estrutura, sendo possivel estruturas com
vaos pequenos, 10 metros, em concreto armado, até vaos maiores, 100 metros, com a
utilizacdo de vigas protendidas de altura variavel. Este sistema é, comumente, utilizado para
vao de até 50 metros com moldagem no local e cimbramento convencional, e até cerca de 40

metros para estruturas pré-moldadas, lancadas por sistema de trelicas, segundo DNER (1996).

As superestruturas de pontes com vigas abertas possuem um conjunto de vigas longitudinais,
denominadas longarinas, e sdo responsaveis pela sustentacdo do tabuleiro. A ligagdo entre as
longarinas é realizada por meio de lajes e transversinas, sendo que 0s usos das transversinas
séo utilizados para dar maior rigidez a estrutura e contribuir para distribuicao transversal das
cargas maéveis (PINHO et al, 2000).

A utilizacdo de vigas pré-moldadas sobre apoios, de modo a ficarem simplesmente apoiadas
formando véo isostatico traz facilidade para analise estrutura, pois permite a reducdo a
quantidade de analises, pois assim é possivel que se tenha maior nimero de vaos iguais e de
mesma dimensdo. Assim, é possivel realizar o projeto de uma ponte de com mais de 200
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metros de extensdo, apenas dividindo ela em trechos de véos iguais e analisando apenas um

trecho da superestrutura.

Figura 7 - Ponte sobre o Rio Mae Luzia em Treviso SC
http://www.thiel.eng.br/fotos/detalhes/37&codigoRepresentacao=3&representacao=BPM%?2

OPR%C3%89-MOLDADOS%20LTDA #prettyPhoto

2.2. CLASSIFICACAO

Segundo Pfeil (1979) as pontes podem ser classificadas de diversas formas, tendo como as
mais comuns quanto ao material que sdo construidas. Outras classificacGes sdo referentes a

finalidade e tipo de modelo estrutural.

¢ Quanto a finalidade

A finalidade da ponte refere-se para qual objetivo ela foi projetada, seja ela para uso
rodoviario, ferroviario, pedestre ou uso misto. As pontes podem ainda serem destinadas para

suporte de tubulagGes de &gua, esgoto, gas, 6leo e até utilizadas como vias de navegacao.

e Quanto ao material

Com a evolucédo da tecnologia e os crescentes estudos na area de engenharia com o decorrer
dos anos as pontes puderam ser projetadas com a utilizacdo de diversos tipos de materiais,
como pontes de pedra, madeira, metalicas, concreto armado e concreto protendido.

e Quanto ao sistema estrutural
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De acordo com DNER (1996) as estruturas das pontes podem assumir diversos modelos
estruturais, de acordo com a necessidade e estética. Dentre as mais comuns estdo pontes em

lajes, viga pré-moldadas, estrutura em porticos, arcos, trelicadas, estaiadas ou pénseis.

2.3. ELEMENTOS GEOMETRICOS DA VIA

As rodovias federais brasileiras estdo sob jurisdicdo do Departamento Nacional de Estradas e
Rodagem (DNER), substituido pelo Departamento Nacional de Infra-Estrutura de
Transportes (DNIT). Este 6rgdo estabelece as classes de projeto para as vias como forma de
caracterizacdo técnica. Essas classes variam de | a Il e estabelecem diversas diretrizes, como
velocidade diretriz, inclinagdes, distancia de visibilidade e etc. Um fator predominante na
determinacdo na caracterizacdo da via € o maximo volume de trafego misto diario previsto

nos seus primeiros anos, definidas da seguinte forma:
Classe 1 — 1.000 ou mais veiculos/dia;
Classe Il — Entre 500 a 1000 veiculos/dia;
Classe 111 — Até 500 veiculos/dia.

Neste projeto sera adotada via de classe Il. De acordo com o art. 30 da norma para Projeto
das Estradas e Rodagem de 1973 determinam que a largura para pista de rolamento seja de
3,50 metros. Serd adotado trafego de mao dupla, ou seja, ha veiculos trafegando nos dois
sentidos da ponte. Além da pista de rolamento serd adotada uma faixa de passeio em cada

lateral da ponte, com dimensdes de 1,15 metros.

2.4. ELEMENTOS COMPONENTES

Os elementos constituintes da superestrutura da ponte deste projeto estdo definidos a sequir:

2.4.1. Longarinas

Vigas posicionadas no sentido longitudinal da ponte com o objetivo de receber as cargas das

lajes do tabuleiro e transmitir para a mesoestrutura por meio de aparelho de apoios.

2.4.2. Transversinas
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Vigas transversais ao eixo longitudinal da ponte e situado entre as longarinas. Essas vigas
tém por objetivo dar maior rigidez ao tabuleiro, diminuindo o efeito de torcdo em relagcdo ao

eixo longitudinal da ponte.

2.4.3. Lajes

Classificadas como elementos planos bidimensionais, as lajes apresentam duas dimensdes
predominantes, comprimento e largura, em relacdo a sua espessura. Sdo destinadas a resistir
aos esforcos de sobrecarga e carga movel e transmitir para as vigas. As lajes das pontes em
vigas podem ser constituidas de uma pré-laje que sdo elementos que tem como funcéo de
férma para as lajes moldadas in loco e podem funcionar como parte da secéo resistente da

superestrutura.

2.4.4. Aparelho de apoio

Os aparelhos de apoio (AA) sdo elementos responsaveis por transmitir os esforcos na ligacédo
da superestrutura com a mesoestrutura, como pilares e encontros, permitindo ou ndo, de
modo simultaneo, os deslocamentos e rotaces. Esses elementos podem ser classificados de
acordo com a sua possibilidade de movimento, fixos e méveis, sendo os méveis divididos em

unidirecionais e multidirecionais.

Dentre os diversos tipos de aparelhos de apoio podemos classificar, de acordo com seu

material, 0s seguintes tipos:

2.4.4.1. Aparelhos de apoio de concreto

As articulacGes de concreto sdo aquelas constituidas do mesmo material da ponte, o concreto,
ndo existindo uma divisdo completa entre a superestrutura e a mesoestrutura, no entanto,
permitindo uma descontinuidade entre essas partes. Dentre as articulagdes de concreto
podemos citar:

e ArticulagOes Freyssinet;

e Articulagbes Mesnager;

e ArticulacGes de contato de superficie cinlindrica;
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2.4.4.2. Aparelhos de apoio metalico

Esse tipo de articulagdo € comumente constituido por um ou mais cilindros entre duas
placas de aco, superior e inferior. Os rolos cilindricos permitem a rotacdo em torno do eixo
horizontal e restringe 0 movimento de translagdo vertical, podendo também, a depender do
tipo de aparelho, restringir os movimentos de translagéo horizontal. Dentre os diversos tipos
podemos citar:

¢ Roletes;

e Péndulos ou oscilantes;

e ArticulacGes metélicas.

2.4.4.3. Aparelhos de apoio elastoméricos

Esses aparelhos de apoio sé&o os mais simples e atualmente os mais comumente utilizados
para pontes constituidas por vigas. Podendo possuir diversas formas, sdo constituidos de
materiais a base de borracha sintética (neoprene) ou naturais. As borrachas sdo vulcanizas e
assim sdo criadas ligagdes entre as macromoléculas de um elastomero. Devido a suas
caracteristicas esse tipo de aparelho de apoio ao receber um esforco se deforma e apds a saida
desse esforco ela retorna a sua forma inicial, contudo, cargas superiores aos seus limites
podem gerar maiores danos. Como forma de aumentar sua resisténcia as deformacdes
excessivas esse material é combinado com chapas horizontais de aco em camadas. A
quantidade e espessura de chapas de ago sdo elementos dimensionais a partir dos esforcos ao

qual estdo sujeitas. Dentre os diversos tipos podemos citar:

e Aparelho de apoio de neoprene cintado;
e Aparelho de apoio de neoprene cintado com placas de ancoragem;

e Aparelho de apoio de neoprene cintado com superficies de deslizamento.

2.4.5. Juntas de dilatacao

As juntas de dilatacdo sdo essenciais componentes para garantir maior durabilidade e
integridade de pontes e viadutos. As cargas moveis devido ao trafego produzem
movimentacGes nos elementos estruturais da ponte e essas movimentagdes podem gerar

fissuras. A utilizacdo de algum material apropriado para o preenchimento destas juntas
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minimiza a penetracdo de agua, poeira, 0leos e outros agentes que possam catalisar a

degradacéo da estrutura.

De acordo com o DNER (1996) as juntas de dilatacdo, basicamente, podem ser classificadas

em dois tipos: Juntas de vedagéo e juntas estruturais:

e Juntas de vedacdo: Sdo juntas elasticas expansiveis, colocadas simplesmente por
compressdo ou pressurizacao do ndcleo.
e Juntas estruturais: Sdo dispositivos expansiveis com alta resisténcia mecanica para

suportar o trafego direto das rodas dos veiculos.

2.4.6. Sistema de drenagem

O sistema de drenagem tem por o objetivo a remocéo rapida das aguas pluviais do tabuleiro
com o objetivo de evitar acidentes de trdfego ou consequéncias prejudiciais devido a sua
permanéncia. O manual do DNER (1996) recomenda em casos favoraveis, ou seja, que
apresenta declividade maior ou igual a 2% e comprimento menor que 50 metros, a utilizacao

de tubos de drenagem junto as barreiras de concreto para um rapido escoamento da agua.

2.4.7. Barreiras de Concreto ou Guarda-Rodas

As barreiras de concreto sao dispositivos rigidos de concreto armado para protecao lateral de
veiculos. Estes dispositivos devem ter geometria e capacidade resistente para impedir que
veiculos saiam da pista, absorver o choque lateral e propiciar sua reconducdo a faixa de
trafego. Dentre diversas barreiras testadas, a que apresentou melhor desempenho foi a
barreira New Jersey (DNER, 1996), onde os detalhes e dimensdes sdo apresentados na figura

abaixo:
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Figura 8 - Detalhe da barreira New Jersey - Foto retirada do Manual de obras especiais -
DNER 1996

2.4.8. Guarda-corpo

Os guarda-corpos sdo elementos de protecdo que tem por finalidade assegura a protecao

adequada a pedestres e ciclistas, sendo que sua existéncia estd condicionada apenas quando

houver passeios laterais. As faixas de pedestres ou ciclista devem estar isoladas da faixa de

rolamento por meio de barreiras rigidas de concreto. O Manual do DNER (1996) cita que 0s
guarda-corpos podem ser de diversos materiais, metalicos, concreto ou mistos, de acordo com

a necessidade estética e econdmica. No presente trabalho sera utilizado de guarda-corpo

metélico, vide figura abaixo.
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Figura 9- Detalhes de guarda-corpo
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2.5. Cargas Rodoviarias de Célculo

De acordo com Barker e Puckett (2012) a ponte € um elemento chave na transposi¢do do
sistema viario, pois € responsavel por controlar a capacidade do fluxo viério, & o maior custo

por quilometro de construcao e se a ponte falhar, o sistema falha.

Por isso, segundo a NBR 7188/2013 as cargas moveis em pontes podem ser classificadas em

dois tipos:

e TB - 450: Veiculos tipo com peso total igual a 450 kN;
e TB - 240: Veiculos tipo com peso total igual a 240 kN.

Neste trabalho serd utilizado o veiculo tipo TB — 450, com trés eixos, seis rodas e area total
em projecdo de 18 m2. O veiculo tipo TB — 240 é utilizado apenas para pontes em entradas

vicinais municipais ou obras particulares.

2.6. Sistema de Protensao

Segundo Naaman (2004) a protensdo € a criacdo deliberada de tensdes internas permanentes
em uma estrutura ou sistema, a fim de se obter melhores desempenhos para o elemento
estrutural, normalmente com objetivo de combater as tensdes induzidas por carregamentos

externo.

O efeito da protensdo € realizado a partir da ancoragem de cabos, fios ou barras de aco, em
um elemento estrutural, ao qual é realizado um alongamento destes elementos com o objetivo
de transferir tensdes de compressdo para 0 concreto para combater as tensdes de flex&@o

existentes.

A utilizacdo da técnica da protensdo em pontes permite a execucdo de projetos com maiores
vaos e com menor consumo de concreto e ago passivo. A utilizacdo de vigas pré-moldadas
protendidas é um método que esta em bastante utilizacdo no Brasil na realizagdo de pontes e

viadutos por permitir a realizagdo de obras mais rapidas e menos robustas.

2.6.1. Sistema de Protensao

A ancoragem pode ser classificada em relagdo a existéncia ou ndo de aderéncia da armadura

ativa de protensdo e o concreto, e quanto a ocasido em que ela € processada (Hanai, 2005).
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Para protensao com aderéncia é executa geralmente de duas maneiras:
e Concreto com armadura ativa pré-tracionada

E realizada a protensdo da armadura por meio de dispositivos externos antes da concretagem
da peca. Ap6s a concretagem e o endurecimento do concreto é realizada a liberagédo total ou

parcial da protensédo proporcionando assim tensdes de compressao no concreto.
e Concreto com armadura ativa pds-tracionada

A protenséo ¢ aplicada ap6s o endurecimento do concreto no elemento estrutural. No caso o0s
cabos sdo passados anteriormente a concretagem no interior de bainhas, podendo ou nao
aplicar caldas de cimento as bainhas e por fim realizado a ancoragem e aplicado a forca de

protensao.

Para protensdo sem aderéncia entre a armadura ativa e 0 concreto é realizado apenas com
pos-protensdo. Da mesma forma da armadura aderente pos-tracionado, estas sdo colocadas
em tubos formados por bainhas metélicas ou de plastico e sdo injetadas graxas para combater
a corrosdo. Outro sistema sem aderéncia é a utilizacdo de protensdo externa de pecas de

concreto ja moldadas.

2.6.2. Grau de Protenséo

O grau de protensdo define os critérios utilizados na determinacéo dos efeitos que devem ser
introduzidos pela protensdo na estrutura, atendendo assim o0s requisitos estabelecidos para seu
uso, especialmente em relacdo a sua durabilidade relacionadas a fissuracéo e a protecdo da

armadura.

A NBR 6118:2014 apresenta trés niveis de protensdo: protensdo completa, limitada e parcial.
Os niveis de protensdo estdo associados as classes de agressividade que estdo submetido os
elementos estruturais, apresentados na tabela 1, e as exigéncias relativas a fissuracdo em cada

combinacdo em servico, apresentados na tabela 2.
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Tabela 1 - Classe de agressividade ambiental conforme tabela 6.1 da NBR 6118:2014

Classe de agressividade ambiental (CAA)

Classe de
agressividade

Agressividade

Classificagdo geral do tipo de

ambiente para efeito de projeto

Risco de deterioracdo

da estrutura

ambiental
Rural o
I Fraca Insignificante
Submersa
I Moderada Urbana Pequeno
Marinha
i Forte i Grande
Industrial
) Industrial
v Muito forte Elevado

Respingos de maré

Tabela 2 - Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuracéo e a protecdo da armadura,
em funcéo das classes de agressividade ambiental conforme tabela 13.4 da NBR 6118:2014

Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuracéo e a protecdo da armadura, em funcéo
das classes de agressividade ambiental

Tipo de concreto

Classe de agressividade
ambiental (CAA) e tipo de

Exigéncias relativas

Combinacéo de
acdes em servico a

estrutural x a fissuracgéo e
protecao utilizar
Concreto Simples CAAlaCAA IV ndo ha -
CAA | ELS-W wk <0,4
mm
ELS-W wk <0,3 Combinagéo
Concreto armado CAA llaCAATLII mm frequente
CAA IV ELS-W wk <0,2
mm
Concreto Pré tracdo com CAA |
protendido nivel 1 ou i Combinagéo
rotensdo Pds tracdo com CAA lll e ESL-Wwk <0,2 mm frequente
Y
parcial) \/
c X Pré trach CAA I Verificar as duas condigdes abaixo
oncreto ré tracdo com Combinacio
protendido nivel 2 ou ELS-F frequen%e
(protenséo Pds tracdo com CAA lll e Combinacs
limitada) v ELS-D ombinagao quase
permanente
Concreto Verificar as duas condicdes abaixo
protendido nivel 3 | Pré tragdo com CAA Ill e ELS-F Combinacdo rara
(protenséo v Combinacéo
completa) ELS-D frequente
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Ainda de acordo com a NBR 6118:2014 o nivel de protensdo pode ser definido diante os

seguintes critérios:

a) Protensdo completo (Nivel 3)

As condigdes completas devem ser atendidas para elementos pré-tracionado em ambiente
de classe de agressividade CAA 111 e 1V, respeitando as seguintes condicdes:

e Para combinacBes frequentes de acGes deve respeitar o estado limite de
descompresséo (ELS-D);

e Para combinacdes raras de acOes deve respeitar o estado limite de formacédo de
fissura (ELS-F).

b) Protens&o limitada (Nivel 2)

Deve ser respeitada a condicdo de protensdo em elementos pre-tracionada em ambientes
com CAA 1l ou armadura poés-tracionada em ambientes CAA 1l e IV, respeitando as

seguintes condicoes:

e Para combinacBes quase-permanentes deve respeitar o estado limite de
descompressao (ELS-D);

e Para combinacgdes frequentes de acdes deve respeitar o estado limite de formacao
de fissuras (ELS-F).

c) Protensdo parcial (Nivel 1)

Aplicada a elementos com armadura pré-tracionada em ambientes de CAA 1 ou CAA | e

Il para armadura pés-tracionando, respeitando o seguinte critério:

e Para combinac@es frequentes de acdes € respeitado o estado limite de abertura de

fissuras (ELS-W), com W = O’me.

2.6.3. Perdas de Protensao

A perda de protensdo é a diminuicdo da intensidade da forca de protensdo aplicada
inicialmente na peca. Ela é composta de duas parcelas, perdas imediatas, que sdo as perdas
gue ocorrem no momento da aplicacdo da protenséo, e perdas diferidas no tempo, que ocorre

devido as propriedades dos materiais.
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2.6.3.1. Perdas Imediatas

As perdas imediatas sdo definidas com a diminuicdo da forca de protenséo apos a aplicacao

da forca de protensdo na armadura ativa, sendo elas de trés tipos:

a)

b)

Perda por atrito

Esta perda ocorre devido ao atrito entre o cabo e a bainha, sendo de maiores elevagdes
em regides curvas do cabo. Entretanto, essas perdas podem ocorrer em cabos retos,

devido as ondulacdes parasitadas que ocorrem na pratica.

Perda por cravacao da ancoragem

Ao realizar a cravagdo da ancoragem e a protensdo dos cabos ocorre uma acomodacao

da ancoragem na peca, 0 que acarreta em tensdes de protensao menores.

Perda por deformacdo imediata do concreto

A tensdo gerada com a liberagdo da armadura ativa da ancoragem produz um
encurtamento no concreto, que devido essa deformacgdo tem-se um menor valor de

tensdo de protensao.

2.6.3.2. Perdas Diferidas

As perdas diferidas ocorrem com o tempo e depende das propriedades dos materiais, tanto do

aco como do concreto e podem ser definidas da seguinte forma:

a) Retracdo e fluéncia do concreto

O concreto € um material sujeito a deformacdes intrinsecas e por isso sofre um efeito
chamado retracdo. A retracdo, especialmente de secagem, resulta em um
encurtamento do concreto que se manifesta ao longo do tempo. A fluéncia ocorre
devido aos carregamentos de longa duragéo, produzindo deformacGes nos elementos

estruturais.

b) Relaxagéo do ago

A relacdo do ago € nada mais que um alivio de tenséo na armadura, que ocorre quando a

armadura se deforma com comprimento constante. A fluéncia é semelhante ao concreto,

ocorre 0 aumento da deformacao do aco no tempo a tensdo constante.
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3. CRITERIOS DE PROJETO

3.1. NORMAS

Todo o desenvolvimento deste projeto foi baseado nas seguintes normativas:

e NBR 6118:2014 — Projeto de estruturas de concreto - Procedimento;

e NBR 6120:1980 - Cargas para o célculo de estruturas de edificacdes

e NBR 7188:2013 — Carga mdvel rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos,
passarelas e outras estruturas;

e NBR 7187:2003 — Projeto de pontes de concreto armado e de concreto protendido;

e NBR 9062:2017 - Projeto e execucdo de estruturas de concreto pré-moldado

e NBR 8681:2003 — Ac¢0es e seguranca nas estruturas — Procedimento.

3.2. CARACTERISTICA DA SUPERESTRUTURA

A superestrutura serd composta por um unico tabuleiro central de 32,0 metros de
comprimento e 10,1 metros de largura, composto por quatro longarinas, quatro transversinas

e laje. A vista da estrutura € apresentada na figura abaixo

GUARDA CORFO
GUARDA-RODAS
/_ 1010

/ 115 N /40 ) 30 ) 350 o0 115

LAJE DO TABULERO
ACABAMENTO ASFALTICO
CAMADA REGULARIZAGAD

J— . 8

\\—VIGA LONGARINA EXTERNA LV\GA LONGARINA INTERNA LV\GA LONGARINA INTERNA L VIGA LONGARINA EXTERNA

Figura 10 - Secéo transversal da ponte
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3.2.1. Longarinas

A superestrutura € composta por quatro vigas longarinas (VL) pré-moldadas de secédo |
biapoiadas, definidas neste projeto apenas como longarinas, com comprimento total de 32,0
metros e apoiadas por meio de dente gerber, conforme planta no anexo A

O manual do DNER (1993) apresenta diversas recomendagdes para o pré-dimensionamento
de vigas pré-moldadas, seja em relacdo a estabilidade nas fases de transporte e montagem e
da capacidade das trelicas de lancamento. Recomenda-se para vigas pré-moldadas as relacoes
altura/vao das nervuras em vigas isostaticas variem entre altura/vdo = 1/15 e altura/vao =
1/20. Neste projeto utilizaremos H = 1,80 metros, valor utilizado no projeto ao qual esta
sendo baseado este trabalho, pois segue a relacdo de altura/vdo = 1/18, dentro da

recomendacdo do DNER.

Para o pré-dimensionamento das outras dimensdes da secdo foram adotados os seguintes

critério:

bs

L I

1 1

—

bo

bi

Figura 11 - Dimens0es de pré-dimensionamento de vigas em perfil |

e b >0,09+£—>h>0,8
40

e bs=0,5~0,8-h
e bi=0,4-h
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e ¢,=015-h

e ¢=0,20-h
Tabela 3 — Pré-dimensionamento das longarinas
Valor estimado [cm] | Valor Adotado [cm]
h 180 180
bo 13,5 18,0
bs 1,1 1,0
bi 72 72
ei 27 27
es 36 35

) 100 ,
1 il

—

14] 20|

41

102

27

18

27

-

72

Figura 12 - Dimens0es das longarinas em centimetros

3.2.2. Transversinas:

Serdo adotadas quatro transversinas entre as longarinas, sendo duas transversinas de
extremiadades que estardo localizadas préximas aos apoios e, duas centrais localizadas entre
os vaos, distante 10,7 metros de cada vao. Apenas as transversinas de extremidades tem
ligagdo com as lajes do tabuleiro. O concreto utilizado nas transversinas sera de 35 MPa e

composta por ago CA 50. Suas dimensodes séo apresentadas na figura abaixo.
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102

30

Figura 13 - Transversinas centrais

136

30

Figura 14 - Transversinas de extremidade

3.2.3. Lajes:

Com forma de dispensar a utilizacdo de férmas para a concretagem da laje no local sera
utilizado, inicialmente, lajes pré-moldadas de pequena espessura apoiadas nas mesas para
suportar o concreto fresco da laje. Essas lajes irdo funcionar como parte da segéo resistente da
laje maior, incorporando armadura transversal inferior. A espessura final da laje do tabuleiro

serd de 18 cm.
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3.2.4. Aparelho de apoio:

Serdo utilizados aparelhos de apoio de neoprene fretado com o objetivo de restringir o
deslocamento das longarinas na horizontal (direcdo x e y) e vertical (direcdo z), permitindo a
rotacdo das longarinas. Esses tipos de apoios séo denominados apoios de segundo género.

3.2.5. Junta de dilatagdo

Sera utilizado junta Jenne série VV, por serem juntas que absorvem muito bem as

deformacdes de recalques diferenciais, forca de cisalhamento e rotacéo.
3.2.6. Drenagem

A drenagem do tabuleiro sera feito por escoamento por tubos de PVC colocados nos guarda-
rodas.

3.3. MATERIAIS UTILIZADOS

Segundo a NBR 6118:2014 e NBR 7187:2003 as caracteristicas dos materiais utilizados
devem atender com plenitude as solicitagdes que lhe serdo impostas. No que tange 0s

materiais utilizados neste projeto temos as seguintes caracteristicas:
3.3.1. Concreto

Serd utilizado concreto de classe C35 para as longarinas, lajes e transversinas, com a

seguintes propriedades:

e Caracteristicas do concreto C35
o Peso especifico: 25 kN/m3
o Resisténcia a compressao caracteristica (fck): 35 Mpa
o Resisténcia a tragéo: (fct,m): 3,21 Mpa
o Modulo de Elasticidade Inicial (Ei): 33 Gpa
o Modulo de Elasticidade Secante (Ecs): 27 Gpa
o Coeficiente de Poisson (v): 0,2

o Coeficiente de dilatagdo térmica (a): 10"5 / °C
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3.3.2. A¢o passivo

Sera utilizado ago CA50 para a armadura passiva dos elementos estruturais, com as seguintes

caracteriticas.

e ACOCAS0
o Resisténcia caracteristica de escoamento (fyk):500 Mpa
o Limite de resisténcia a ruptura (fstk): 550 Mpa
o Maddulo de elasticidade: 210.000 Mpa
o Coeficiente de dilatagdo térmica (a): 10"5 / °C

o Peso especifico (kN/m3): 78,5 KN/m3

3.3.3. Aco Ativo

Para as armaduras ativas serdo utilizada cordoalha 7 fios de relaxacdo baixa designada CP

190 RB, com as seguintes caracteristicas.

e CP190RB
o Diametro 12,7 mm;
o Area nominal de ago: 101,4 mm;
o Massa nominal: 792 g/m;
o Carga de ruptura minima: 207,2 kN;
o Carga minima a 1% de alongamento: 186,5 kN;
o Relaxagdo méaxima apos 1.000 h a 20°C p/carga inicial de 70%: 2,5%;

o Relaxagdo méaxima apos 1.000 h a 20°C p/carga inicial de 80%: 3,5%;
3.4. PAVIMENTACAO

De acordo com as orienta¢fes do manual do DNER (1996) o pavimento da superestrutura de
obra-de-arte especial deve ser rigido, de concreto, flexivel ou concreto asfaltico. Ainda sob
orientacdo do manual a decisdo por pavimento flexivel ao invés de pavimento rigido deve ser
demonstrada apés analise técnica em relacdo a facilidade de obtencdo dos materiais e
viabilidade econbémica, disponibilidade de equipamento adequados e continuidade do

pavimento da rodovia.
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Neste projeto sera utilizado de pavimentacao flexivel de concreto asfaltico. Segundo a NBR
7187:2003, a pavimentacdo asfaltica definida para o projeto apresenta as seguintes

caracteristicas:

e Tipologia: Asféltica
e Peso especifico: 24 KN/m3

e Recapeamento: carga adicional de 2 kN/m2.

3.5. DURABILIDADE DA ESTRUTURA

3.5.1. Classe de agressividade

A NBR 6118:2014 define quatro classes de agressividade ambiental ao qual uma estrutura

pode estar enquadrada, de acordo com a tabela abaixo

Tabela 4 - Classes de agressividade ambiental (CAA)

Classe de Classificagao geral do tipo de Risco de
agressividade Agressividade ambiente para efeito de deterioragdo da
ambiental projeto estrutura
Rural .
I Fraca Sublr;ersa Insignificante

11 Moderada Urbana Pequeno
Marinha

- Grande
111 Forte Industrial
Industrial

. n — ; Elevado

1\Y% Muito forte Respingo de maré

Neste projeto utilizaremos a classe de agressividade Il, urbana, como o local para a

construcao da ponte.
3.5.2. Cobrimento

A NBR 6118:2014 define no seu item 7.4 os cobrimentos minimos dos elementos estruturais
de acordo com o tipo de estrutura, elemento e classe de agressividades. Esses valores estdo

representados na tabela abaixo.
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Tabela 5 - Cobrimento nominal para cada classe de agressividade

Classe de agressividade ambiental
Tipo de Estrutura Componente ou I I Il v
elemento ) .
Cobrimento nominal
mm
Laje 20 25 35 45
Viga/Pilar 25 30 40 50
Concreto Armado Elementos
estruturais em 30 40 50
contato com o
solo
: Laje 25 30 40 50
Concreto Protendido - -
' Viga/Pilar 30 35 45 55

Neste projeto utilizaremos a classe de agressividade 11

4. ACOES NA PONTE

Conforme NBR 8681:2003, as acGes que geram estados de tensdo ou deformacgfes nas

estruturas podem ser classificadas em a¢6es permanentes, varidveis ou excepcionais.

4.1. ACOES PERMANENTES

De acordo com o item 11.3 da NBR 6118:2018 as a¢des permanentes sao as que ocorrem em
valores praticamente constantes durante toda a vida da construgéo, sendo divididas em diretas
(peso proprio da estrutura, elementos construtivos fixos e instalagdes permanentes) ou
indiretas (retracdo e fluéncia do concreto, deslocamentos de apoios, imperfeicdes geométricas

(globais e locais) e protensao).

4.1.1. Diretas

4.1.1.1. Peso Proprio Longarinas

o Area: 0,74 m2
e Peso Especifico: 25 kN/m3

e Peso préprio vigas longarinas: 18,5 kN/m
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4.1.1.2. Peso Proprio Transversinas Externas

o Area: 0,38 m2
e Peso Especifico: 25 kN/m3

e Carga Transversinas: 7,75 KN/m

4.1.1.3. Peso Prdprio Transversinas Centrais

e Area: 0,41 m2
e Peso Especifico: 25 kN/m?3
e (Carga Transversinas: 10,25 KN/m

4.1.1.4. Peso Proprio lajes

e [Espessura: 0,18 m
e Peso Especifico: 25 kN/m?3

e Carga Transversinas: 4,5 KN/m?2

Figura 15 - Carregamento devido a peso préprio da laje

4.1.1.5. Carga pavimento asfaltico

e Espessura: 0,10 m
e Peso Especifico: 24 kN/m?3
e Recapeamento: 2 kN/m?

e Carga pavimento asfaltico: 4,4 kN/m2
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Figura 16 - Carregamento devido ao pavimento asfaltico

4.1.1.6. Camada regularizacao

— [Espessura: 0,12 m
— Peso Especifico: 25 kN/m3

— Carga camada regularizacao: 3,0 kN/m?2

Figura 17 - Carregamento devido a camada de regularizacéo
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4.1.1.7. Guarda-rodas

e Area: 0,23 m?
e Peso Especifico: 25 kN/m3
e Carga guarda-rodas: 5,75 KN/m

Figura 18 - Carregamento devido ao guarda-rodas

4.1.1.8. Guarda-corpo

Sera atribuido uma carga de 1 kN/m como carga estimada para o guarda-corpo metalico.

Figura 19 - Carregamento devido ao guarda-corpo
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4.1.2. Indiretas

De acordo com o item 11.3.3 as acOes permanentes indiretas sdo constituidas por

deformacdes no concreto, imperfeicdes geomeétricas, recalques e protenséo.

4.1.2.1. Retracéo

O efeito da retracdo é a reducdo do volume de concreto em consequéncia da perda de agua,

na auséncia de solicitacdes externas.

A retracdo pode ser dividia em:

Retracdo plastica: Caracterizado pela eliminacdo de agua pelo fendmeno de
exsudacao.

Retracdo quimica: ocorrem na fase de hidratacdo do concreto (endurecimento) devido
a diferenca de volume entre o cimento, a &gua e substancias resultantes da hidratacéo.
Retracdo hidraulica: Caracterizado pela diminuicdo do volume do concreto, é
resultante da perda de agua do material quando se apresenta em estado sélido.
Retracdo térmica: A retracdo térmica se da pela liberacdo de calor durante o processo
de endurecimento do concreto no tempo, que, inicialmente, aumento de volume para

depois diminuir durante a fase de resfriamento.

Dentre os principais fatores que influenciam a retracdo do concreto séo:

Traco do concreto: O tamanho e a qualidade dos materiais utilizados (areia,
cascalho, aditivos, adi¢cBes minerais) o fator &gua/cimento (a/c) comprometem a
qualidade do concreto e aumenta a chance de retracao.

Fatores climéticos: Pode determinar uma maior ou menor retragdo do concreto, pois
esta ligado diretamente ao processo de evaporagdo da agua.

Geometria do concreto: A geometria do elemento estrutural influéncia no efeito de

retracdo devido ao contato entre area externa da pega estrutura e 0 ambiente externo.

4.1.2.2. Fluéncia

Segundo Carvalho (2015), a fluéncia é um evento em que a partir de tensdes constante de

solicitacdo no corpo ocorre o0 surgimento de deformacgdes ao longo do tempo. Estas

deformacdes sdo parcialmente reversiveis com a retirada do carregamento que a originou,
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sendo uma parcela restituida imediatamente, outra restituida com o tempo e o restante da

deformacéo se torna permanente.

De forma simplificada os fatores que influenciam o coeficiente de fluéncia o(t.. k) sdo:

e Geometria de peca;

¢ |dade do concreto;

e Influéncia climatica, principalmente umidade;
e Composicdo e resisténcia do concreto;

e Magnitude das tensdes.

4.1.2.3. Deslocamento do apoio

O tabuleiro central da ponte é composto por lajes, transversinas e longarinas isostaticas, ou
seja, as longarinas séo simplesmente apoiadas nos cantilevers. Devido a essa configuragéo, a
depender da rigidez, é possivel um deslocamento do cantilevers, que pode se assemelhar a um
recalque de apoio, que ndo provoca deformacgbes ou esforgos internos nas vigas longarinas,
pois por ser isostaticas a estrutura ndo oferece resisténcia a esse deslocamento imposto. Isto é,
o recalque de apoio sO introduz movimentos de corpo rigido da estrutura isostatica, ndo

causando deformac6es ou esforcos internos.

Por imprecissdo na obtencdo de todas as informacfes nos projetos serd adotado que 0s
cantilevers possuem uma alta rigidez e ndo sofrem deslocamentos consideraveis que afete o

dimensionamento da estrutura.

4.1.2.4. Protensao

Os esforcos resultantes da acdo da forca de protensdo devem ser analisados em toda estrutura
protendida. Essas solicitactes, de forma simplificada, serdo calculadas diretamente a partir da
forca de protensdo e excentricidade do cabo na secdo transversal do elemento estrutural. As

perdas da forca de protenséo serdo calculada de acordo o item 9.6.3 da NBR 6118:2014.

4.2. ACOES VARIAVEIS

De acordo com o item 11.4.1 da NBR 6118:2014 as acOes variaveis sdo aquelas que
apresentam variacao significativa durante a vida da construcdo. Elas podem ser dividias em

acOes variaveis diretas (cargas acidentais previstas para a constru¢cdo na NBR 6120:1980,
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acdo do vento e agua) e agdes variaveis indiretas (variacdo uniforme e ndo uniformes de

temperatura e por a¢fes dinamicas).

4.2.1. Diretas

4.2.1.1. Cargas moveis de veiculos

De acordo com a NBR 7188/2013 a carga movel rodoviario padrdo TB-450 é definida por um
veiculo tipo de 450 kN, com seis rodas, P=75kN, trés eixos de carga afastados entre si em 1,5
m, com area de ocupacdo de 18,0 m?, circundada por uma carga uniformemente distribuida

constante p = 5 kN/mz2, conforme a figura abaixo.

P
Sectio AA ([T AT AT AT AT

P P P

L

p
Segdo BB

Figura 20 - Distribuicdo de carregamento do trem tipo — NBR 7188/2013

Ainda na NBR 7183:2013, define que a carga concentrada (P) e a carga distribuida ou carga

de multiddo (p) devem ser majoradas por um coeficiente de majoracdo ¢ determinado pelo

produto de trés coeficientes, coeficiente de impacto vertical (CIV), coeficiente de nimero de
faixas (CNF) e coeficiente de impacto adicional (CIA), sendo possivel obter as relacGes de

carga concentrada e distribuida, respectivamente, majoradas.

Q=PCIVCNF.CIA=P.p

g=pCIV.CNF.CIA=p.¢
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O coeficiente de majoracao inibe a verificacdo do efeito dindmico das cargas moveis pela

teoria dindmica das estruturas, valido para este modelo estrutural de ponte.

I. Coeficiente de impacto Vertical (CIV)

De acordo com a NBR 7188:2003, para véos entre 10,0 m e 200,0 m o coeficiente de

impacto vertical € dado pela seguinte equacao:

CIV =1+1,06-| — 20
Liv+50

onde:
LIV & o menor vio em metros para o célculo CIV, conforme o tipo de estrutura.

No caso temos apenas um vio, sendo assim LIV=32m

Assim, temos:

CIV=1+1,06-( 20 j:1,26
32+50

Il. Coeficiente de nimero de faixas (CNF)

De acordo com a NBR 7188:2003 o coeficiente de nimero de faixas deve ser calculado

de acordo com a seguinte equagé&o:
CNF =1-0,05-(n-2)>0,9

N ¢ o nimero (inteiro) de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um

tabuleiro transversalmente continuo.
Para n = 2, temos:
CNF =1-0,05-(2-2)=1

Assim utilizaremos CNF =1,0

I11. Coeficiente de impacto adicional (CIA)
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De acordo com a NBR 7188:2003 o coeficiente de impacto adicional é 1,25 para obras

em concreto.

IV. Coeficiente de majoracgdo das cargas moveis

O coeficiente de majoragéo das cargas moveis pode ser simplificado para:
@=CIV -CNF -CIA
»=126-1,0-1,25

¢ =158

4.2.1.2. Carga de pedestres

De acordo com a NBR 7188:2003 nos passeios para pedestres das pontes deve-se adotar
carga uniformemente distribuida de 3 kN/m2 na posi¢do mais desfavoravel concomitante com

a carga movel rodoviaria.

Figura 21 - Carregamento devido a carga de pedestres
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4.2.1.3. Forca longitudinal de frenagem ou aceleracéo

Tanto a forca de aceleracdo como a de frenagem é dada com a mesma consideracdo e sao

aplicadas no nivel da pista de rolamento, determinada da seguinte forma:
H, =0,25-B-L-CNF
onde:

H, >135 kN

B: é alargura efetiva, expressa em metros (m), da carga distribuida de 5 kN/m2
L: é o comprimento concomitante, expresso em metros (m), da carga distribuida.
Assim temos:

H, =0,25-7,0-32,0-1,0
H, =56 kN

Neste caso sera adotado H, =135 kN

4.2.1.4. Acédo do vento

A NBR 7187:2003 ndo prescreve nenhuma forma para determinacdo da acdo do vento em

pontes, recomendando apenas basear-se na NBR 6123:1998 — Acdo do vento em edificios-.

Seré considerar como a superficie de incidéncia do vento a projecdo da estrutura da ponte
sobre o plano normal a direcdo do vento, sendo somado a altura das longarinas, lajes e guarda

rodas.

O célculo da forga do vento na estrutura foi realizado de acordo com as prescri¢cdes da NBR
6123:1998 e apresentado a seguir.

A forca de arrasto de vento na estrutura é calculada pela seguinte expressao:
F=C,-q-A
onde:

C, : coeficiente de arrasto;
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g: velocidade caracteristica do vento dada por v, =Vv,-S;-S, -S; ;
onde:

v, : Velocidade basica do vento
S, : Coeficiente em relagdo ao fator topografico;
S, : Coeficiente em relagéo a rugosidade do terreno;

S, : Coeficiente baseado nos fatores estatisticos em relagdo ao grau de seguranca e
vida util.
A: Area de atuacio da estrutura.
I.  Coeficiente S,

Para vales profundos a NBR 6123:1998 o coeficiente S; =0,9

Il.  Coeficiente S,

De acordo com a tabela 2 da NBR 6123:1998 para categoria 1\VV-B temos que o S, =0,83.
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Categoria

I il in % W

Classe Classe Classe Clasze Classe

(m)

A B Cc A B C A B C A B C A B Cc

<5 |1.06|1,04) 101|094 | 082|089 |08s|0es|os2|07re|07e|073]074 072|067
10 | 1.0 109|108 | 1,00 | 098] 005|004 | 002|088 |08e| 083 |00 | 074 |072] 067
15 | 1.3 112|108 | 1,04 | 1.02| 000 |o6e | 06 | 003 [ oso| 088 o84 |07 | 076|072
20 [1.15| 1,14 | 1,12 | 1,08 | 1,04 | 1,02 [ 1,01 | 0,86 | 0.96 | 0.03| 0,81 | 0.88 | 0,82 | 080 | 0,76
30 [1.17|1.17|1.15|1.10| 1,08 | 1,06 [ 1,05 | 1.03 | 1.00 | 0,98 | 0,86 | 0.93 | 0,87 | 0.85 | 0,82
40 [1.20| 119|147 | 143 | 1,11 | 1,00 1,08 | 1,06 | 1,04 | 1,01] 0,80 | 0.96 | 0,81 | 088 | 0,86
50 [1.21| 121|118 |1.45|1,13| 112|110 | 1,08 | 1,06 | 1.04| 1,02 | 0,99 | 0,84 | 0,93 | 0,88
60 [122|122|121|1.16|1,15| 114|112 | 1,11 | 1,00 | 1.07] 1,04 | 1.02 [ 0,67 | 0,95 | 0,92
80 [1.25|1.24 123|148 | 1,18 | 117|116 | 1.14 | 112 | 1.10] 1,08 | 1.06 | 1,01 | 1,00 | 0,87
100 |1.26 | 1,26 | 1,25 | 1,22 | 1,21 | 120 | 118 | 147 [ 115 [ 113 1,11 | 108 | 1,05 | 1.03 | 1,04
120 |1.28 | 1,28 | 1,27 | 1,24 | 1.23] 122|120 | 120 | 118 [ 116 114 [ 112 | 107 | 1.06 | 1,04

140 (1,28 [ 1,28 | 1,28 [ 1,25 (1,24 | 1,24 | 1,22 | 1.22 | 1,20 | 118 116 | 1.14 | 1,10 | 1,08 | 107
160 (1,30 [ 1,30 | 1,29 [ 1,27 (1,26 | 1,25 | 1,24 | 1.23 | 1,22 | 1,20 118 | 116 | 1,12 | 1,11 | 1,10

180 | 1,37 | 1,31 | 1,31 [ 128 | 127 | 127 | 1,26 | 1,25 | 1,23 [ 122 120 | 118 | 1,14 | 1,14 | 112
200 11,32 11,32 | 132|129 | 1,28 | 1,28 [ 1,27 | 1,26 | 1,25 [ 1,23 1,21 | 1,20 | 1,16 | 1,16 | 1,14
250 | 1,34 | 1,34 | 1,33 [ 1,31 | 1,31 1,31 | 1,30 | 1,29 | 1,28 [ 127 125 | 1,23 | 1,20 | 1,20 | 1,18

aon [ - | - | - |1.34|133| 133|132 132131 120] 127 | 126 [123 | 123122
aso | - | - | - | - | - |134|134|133[1,32] 130 | 1209 | 1,26 | 1,26 | 1,26
00| - | - | - |- - - -] - [134] 132|132 129 1,20] 1,29
420 | - | - | - | - -] -] - | - [138] 135133130 1.30] 1,30
aso | - | - | - | - A -0 M R R B R Y R
soo | - | - | - |- <Y -1l RV - B RETR YRR

Figura 22 — Fator S,

I, Coeficiente S,

De acordo com a tabela 3 da NBR 6123:1998 para o grupo 1 o coeficiente € S, =11.

Grupo Descricao 5

Edificactes cuja ruina total ou parcial pode afetar a
seguranca ou possibilidade de socorro a pessoas apos
1 uma tempestade destrutiva (hospitais, quanéis de 1,10
bombeiros e de forcas de seguranda, centrais de
comunicacio, etc.)

2 Edificactes para hotéls e residéncias. Edificacbes para 1,00
comércio @ industria com alto fator de ocupacao

Edificactes e instalacdes industriais com baixo fator de

ocupacao (depdsilos, silos, construcdes rurals, etc.) 0,95
Vedacbes (telhas, vidros, painéis de vedagao, eic.) 0,88
5 Edificacbes temporarias. Estruiuras dos grupos 1a 3 0,83

durante a construcao

Figura 23 - Valores minimos do fator estatistico S,



V. Velocidade béasica

A velocidade basica para a regido de Brasilia é v, =35 r% , de acordo com a figura abaixo:

LT

Figura 24 - Velocidade basica do vento para regides brasileiras

V. Coeficiente de arrasto

Para h=2,85m, |, =32m e |, =10,1m e de acordo com a figura abaixo temos que C, =1,2.
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Figura 25 - Coeficiente de arrasto

VI. Determinacdo da forca estatica devida ao vento
Considerando uma altura de impacto do vento seja de 2,85 metros temos que a forca do vento

aplicada em toda viga é dada por:

F=C,-q-A=12.507,02-2,85
F =173 kN/m

4.2.1.5. Impacto lateral de veiculos

A NBR 7188:2013 determina que os pilares proximos as rodovias devam ser protegidas por
dispositivos de conten¢do adequado. No entanto, os pilares junto a faixa da rodovia que nao
apresentam dispositivos de protecdo devem ser verificados no estado limite dltimo a uma

carga horizontal de 1000 kN na direcéo do trafego e 500 kN perpendicular ao trafego.

Todavia, neste projeto a estrutura da ponte ndo sofrera este tipo de impacto, ndo sendo

considerado neste projeto.
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4.2.1.6. Forca centrifuga

Nas pontes em curvas deve ser considerada uma forca horizontal devido a forca centrifuga
dos veiculos e aplicada na pista de rolamento. No caso da ponte deste trabalho o tabuleiro ndo

apresenta raio de curvatura e assim ndo ha necessidade de considerar esse esforgo.

4.2.1.7. Empuxo de Terra

De acordo com NBR 7187:2003 o empuxo de terra nas estruturas € determinado de acordo
com o0s principios da mecéanica dos solos e as cargas mdveis no terrapleno devem ser
transformadas em altura de terra equivalente. Como sera analisada apenas a superestrutura da

ponte neste trabalho n&o seré necessario analisar 0 empuxo de terra.

4.2.1.8. Empuxo da Agua

De acordo com NBR 7187:2003 a pressdao da adgua em movimento atua sobre pilares e

elementos das fundagGes e pode ser determinada pela expresséo p =k.v2. Como esse esforgo

ndo atua na superestrutura nao sera considerado neste trabalho.

4.2.2. Indiretas

4.2.2.1. Variacao de temperatura

De acordo com a NBR 6118:2014 a variacdo de temperatura na estrutura é considerada
uniforme. De maneira geral a norma adota para elementos estruturais onde a menor dimenséo
seja inferior a 50 cm uma oscilacdo de temperatura em torno de 10 °C e 15°C. Diante disto
sera considerada neste trabalho uma média destes valores, 12,5°C. No entanto, pela condi¢do
de apoio das vigas serem isostaticas temos que a variagcdo de temperatura nao produzira
esforcos ou deformacg6es no elemento estrutural, causando apenas deformacdes pela variacdo

de temperatura dada por:
du, =T -dx
Assim temos que:

u=1.10"-12,5-3200
u=0,4cm
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4.2.2.2. Acles dinamicas

A NBR 7187:2003 no seu item 7.2.1.2 permite dispensar a analise do efeito das cargas
moveis pela dindmica das estruturas. No entanto, faz-se necessario assimilar as cargas moveis
a cargas estaticas através da multiplicacdo pelo coeficiente de majoracdo calculado

anteriormente e apresentado a seguir.
@ =158

4.3. ACOES EXCEPCIONAIS

De acordo com o item 11.5 da NBR 6118 as acOes excepcionais sdo situacOes de
carregamento, cujo os efeitos ndo possam ser controlados. A¢bes excepcionais sdo as que tém
duracdo extremamente curta e muito baixa probabilidade de ocorréncia durante a vida da

construgéo.

As verificacfes de seguranca quanto a essas acdes devem ser realizadas, a critério do
projetista, apenas em construcGes especiais que apresentam alguma acéo excepcional. Diante

disso, ndo sera considerada nenhuma agéo excepcional.

5. COMBINACOES DE PROJETO

Para o dimensionamento dos elementos estruturais serd considerado o pior caso das
combinagdes no Estado Limite Ultimo. As combinagdes do Estado Limite de Servigo serdo
utilizadas para verificacdes de Deformagdo excessiva (ELS-DEF), formacdo de fissuras
(ELS-F) e abertura das fissuras (ELS-W).

5.1. Estado limite ultimo (ELU)

As combinag6es no ELU sdo apresentadas na tabela abaixo.

5.1.1. Combinagdes Ultima Normal
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Tabela 6 - Combinagdes normais no ELU
ESTADO LIMITE ULTIMO - COMBINACOES NORMAIS

Acdes Permanentes

@ AgOes Permanentes . AcdGes Variaveis Diretas
o Indiretas
(%}
S 8 o w
g8 s = S o ©
5 < o B 2 2 n B8 2
£ o IS E 2 ch S5 o
S 2 © £ 2 = o © >
[ () a
a a
ELU -1 1,4 1,4 1,2 1,4 0,7 0,84
ELU -2 1,4 1,4 1,2 0,98 1,4 0,84
ELU -3 1,4 1,4 1,2 0,98 0,7 1,4

5.2. Estado Limite de Servico (ELS)

5.2.1. Combinacg6es quase permanentes de servico

Tabela 7 — CombinacGes quase-permanente de servico
ESTADO LIMITE DE SERVICO - COMBINAGAO QUASE-PERMANENTE

Agles
(2] ~ . .7 . .
& Permanentes AgOes Permanentes Indiretas Variaveis. Diretas
) Diretas
0 9
& Q 2 £ o °
S« \8‘ © O o N 3o o
o) o a0 < c < Qo "E
€ o s ® g ' ° 5 o]
o ) o E o @ @ O >
O 3 0] a
a a
ELS - QP 1 1 1 0,3 0,3 0

5.2.2. Combinac6es frequentes de servico

Tabela 8 — Combinacges frequentes de servico
ESTADO LIMITE SERVICO - COMBINAGCOES FREQUENTE

Ac¢Oes Permanentes

(7]
= ~ o i4veis Di
E AcOes Permanentes Indiretas Ac¢des Variaveis Diretas
3 w
S 9 ke v
© 18‘ s E 18 o
£ g e © O ) s S o o
o) pud o o c < S o b=
E S S E £ o 23 g
S g 5 £ S A g
a a
ELSF-1 1 1 1 0,5 0,3 0
ELSF -2 1 1 1 0,3 0,4 0
ELSF-3 1 1 1 0,3 0,3 0,3
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5.2.3. Combinac0es raras de servigo

Tabela 9 - combinacdes raras de servico
ESTADO LIMITE SERVICO - COMBINAGOES RARAS

g Ac¢des Permanentes AcGes Permanentes

° ¢ Indiretas Agbes Variaveis Diretas

o w

'8 <U o (]

e = 5 3 o o

5 - P ® 2 2 2 28 £

£ o c 0 2 ! S5 o

o o o £ o g @ © >

© o o &

a o

ELSR-1 1 1 1 1 04 0,3
ELSR-2 1 1 0,5 1 0,3
ELSR-3 1 1 1 0,5 04 1

6. ANALISE DOS ESFORCOS NA SUPERESTRUTURA

Neste capitulo serdo apresentados os esforcos na superestrutura da ponte proveniente de
carregamentos mdveis e permanentes. A analise foi realizada pelo método dos elementos
finitos por meio do software SAP 2000

Para as acdes permanentes temos o peso proprio dos elementos estruturais (longarinas,
transversinas e lajes), além das sobrecargas resultantes da pavimentacdo, camada de

regularizacdo e defensas rodoviarias.

Para analise das cargas moveis faz-se necessario determinar a localizacdo mais desfavoravel
do trem-tipo na faixa de rolamento que gere as maiores reacGes nas longarinas internas e
externas, pois a carga mével pode ocupar qualquer posi¢do no tabuleiro dentro da faixa de

transito, o que produz reacgdes diferentes a cada posic¢éo nas longarinas.

6.1. LINHA DE INFLUENCIA DO TREM-TIPO

Considerando cada longarina como apoios rigidos e indeslocaveis foi possivel analisar a
posicdo mais desfavordvel do trem-tipo no sentido transversal do tabuleiro para cada
longarina. As cargas pontuais de duas rodas do trem tipo se deslocaram no sentido transversal
da ponte dentro da faixa de rolamento com o objetivo de se obter a posi¢do mais desfavoravel

que gere 0 maior esforco em cada longarina.
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A abaixo apresenta a linha de influéncia da carga movel que produz o maior esforco sobre a
longarina externa (ponto 2). O maior esforco na longarina externa se dd quando a carga
movel estd o mais proximo possivel dela, posi¢do limitada pelo guarda-rodas localizado no

ponto 3, a -3,50 metros em relagdo ao eixo central da ponte.

1 2 3 4 3 & 7 8
0 - = == >FHp——>
Longarina Externa Longarina Interna Longarina Interna Longarina Externa

Figura 26 - Linha de influéncia - reacdo de apoio longarina externa

A abaixo apresenta a linha de influéncia da carga mével que produz o maior esforgo sobre a
longarina interna (ponto 4). E possivel notar que o maior esforco se da quando a carga movel

esta centralizada sob a longarina interna.

1 2 3 4 5 6 7 8
[ —— e = - -
b b g l’ .
Longarina Externa Longarina Interna Longarina Interna Longarina Externa

Figura 27 - Linha de influéncia - reacdo de apoio longarina interna

6.2. MODELO ESTRUTURAL

A modelagem estrutural foi realizada no software SAP 2000 onde as longarinas e as
transversinas foram modeladas como elementos de frame e a laje, area vermelha, foi
modelada como elemento de shell-thin. A figura abaixo apresenta o langamento em planta
dos elementos estruturais, onde 0 eixo X e y representa o eixo longitudinal e transversal da

ponte, respectivamente.
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Figura 28 — Planta modelagem estrutural

A laje do tabuleiro é macica com espessura de 18 cm e sdo engastadas entre si. As
transversinas centrais ndo tem vinculagdo com as lajes sendo conectadas apenas as
longarinas, sendo assim as lajes transmitem seus esforcos apenas paras as longarinas e as
transversinas de extremidade. As vinculagdes das longarinas séo feitos por meio de apoio de

2° género, vide image 29.

Restraints im Joint Local Directions

Translation 1 [] Rotation about 1

Translation 2 [ ] Rotation about 2

Translation 3 [ ] Rotation about 3
Fast Restraints

| L | ®

Figura 29 - Restricdo dos apoios das longarinas

Todos os elementos estruturais em concreto possuem Fck =35 MPa, de acordo com as
especificacbes dos materias. As longarinas possuem se¢do duplo T, conforme dimensbes
apresentadas no 3.2.1. As transversinas possuem secao retangular metros e estdo localizadas
na regiao da almas das vigas pré-moldadas. A laje foi discretizada em malhas de 50 x 50 cm
para um maior refinamento na modelagem pelo método de elementos finitos, como mostra a
figura abaixo.
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Apls a definicdo dos elementos estruturais e suas vinculagdes foram definidos os
carregamentos de acordo com o capitulo 4. Os casos de carregamento estaticos sdo 0 peso
préprio (longarinas, transversinas e lajes), cargas permanentes (asfalto, camada de
regularizacdo e defensas), vento, multidao, pedestre e os casos de carregamento mével é dado

pelas cargas do trem-tipo.

A anélise dos esforcos foram realizados nas combinagfes do estado limite ultimo (ELU) e
estado limite de servigo (ELS) e determinados a partir da envoltoria de esfor¢cos com valores

maximos e minimos para as longarinas, transversinas e lajes.

6.3. ESFORCOS NAS LONGARINAS

6.3.1. Longarinas Externas

A seguir sdo apresentados os resultados dos esforcos nas longarinas no ELU e ELS.

I. Peso Proprio Longarina

PUESSUILAIIL STEdl

Shear V2

248 77T KN
at31,5m

Resultant Moment

Moment M3

2364 4595 KN-m
at16 m

Figura 30 — Esforcos devido ao peso préprio - longarinas externas
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FESUILEINIL STl

Shear W2

-463,104 KN
at0, m

Rezultant Moment

Moment M3

3852 ZB8T KN-m
at16, m

Figura 31 — Esforcos devido ao peso préprio tabuleiro — longarinas externas

I1. Esforgos Carga Permanente

PUESELILETIL Srreal

Shear V2

653 985 KN
at, m

Resultant Moment

Moment M3

5702 1436 KMN-m
at 18, m

Figura 32 - Esforgo devido as cargas permanente - longarinas externas

I11. Esforcos ELS — Combinagdo Quase Permanente

Resuftant Shear

Shear V2

879,284 KN
at32 m

-B79.284 KN
atl,m

Resuftant Moment

Moment M3

T072,3284 KN-m
at 161 m
6265,9985 KN-m
at 16, m

Figura 33 - Esforcos na combinagdo quase permanente de servigo — longarinas externas



IV. Esforcos ELS — Combinacédo Rara

Resultant Shear

Shear V2

1368, 542 KN
at3z, m

-1368,542 KN
atd, m

Resultant Moment

Moment M3

10271,5839 KN-m
at 16,1 m
6641,3339 KN-m
at16, m

Figura 34 - Esforcos na combinacdo rara de servico - longarinas externas

V. Esforco ELS — Combinacao Frequente

Resultant Shear

Shear V2

1018, 448 KN
at 32, m

1018 448 KN
atd, m

Re=ultant Moment

Moment M3

T985,4338 KN-m
at 16,1 m
6265,8840 KN-m
at1g, m

Figura 35 - Esforgos na combinagéo frequente de servigo - longarinas externas

VI. Esforgos ELU — Combinagdo Normal

Resultant Shear

Shear V2

1767.892 KN
at3dz m

-1768 668 KN
att. m

Re=ultant Moment

Moment M3

14355 6098 KN-m
at16. m

8653 5326 KN-m
at1s6. m

Figura 36 - Esfor¢os na combinagdo ultima normal - longarinas externas



Tabela 10 - Esforgos no ELU — longarinas externas
Esfor¢o no ELU - Combinacao Normal

Posigio [m] 0 2 4 6 8 10 12 14
Cortante [kN] -1769  -1558 -1391 -1222  -1054 -883 = -548 -393
Momento [KN.m] 0 3407 6302 8781 10852 12565 13639 14211
Posicio [m] 16 18 20 22 24 26 28 30 32
Cortante [kN] 228 393 548 883 1054 1222 1391 1558 1769

Momento [kN.m] 14400 14211 13639 12565 10852 8781 | 6302 3407 0

6.3.2. Longarinas Internas

I. Peso Proprio Longarina

PESSUILAIIL STiEdl

Shear V2

243 77T KN
at31,sm

Resultant Moment

Moment M3

2354 4595 KN-m
at18, m

Figura 37 — Esforcos devido ao peso proprio - longarinas internas

Il. Peso prdéprio tabuleiro

PUEEEUILAIIL Sliedl

Shear V2

443 88 KN
atiltsm

Rezultant Moment

Moment M3

3540,0014 KN-m
at 18, m

Figura 38 — Esforcos devido ao peso préprio tabuleiro — longarinas internas

I11. Esforcos Carga Permanente
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PESSUILETIL STEdTr

Shear V2

652 976 KN
at31,sm

Resultant Moment

Moment M3

57837237 KN-m
at 18, m

Figura 39 - Esforgo devido as cargas permanente - longarinas internas

IVV. Esforcos ELS — Combinagdo Quase Permanente

Resultant Shear

Shear V2

205,380 KN
at3z m

-8895.391 KN
ato, m

Resultant Moment

Moment M3

T019,9017 KN-m
at18, m
§385,4169 KN-m
at16, m

Figura 40 - Esforgos na combinagdo quase permanente de servigo - longarinas internas

V. Esforgo ELS — Combinacdo Rara

Resultant Shear

Shear V2

1445 344 KN
at3z m
-1445.353 KN
atd, m

Re=sultant Moment

Moment M3

S904,0924 KN-m
at161m
67856,4268 KN-m
at 168, m

Figura 41 - Esforgos na combinacdo rara de servico - longarina interna

V1. Esforgo ELS — Combinacéo Frequente



Re=sultant Shear

Shear V2

1052626 KN
at3z, m

-1052,5631 KN
ato, m

Re=zultant Moment

Moment M3

7843, 7824 KN-m
at18, m
6385,4169 KN-m
at16, m

Figura 42 - Esforgcos na combinacdo frequente de servico - longarinas internas

VII. Esforco ELU — Combinacédo Normal

Reszultant Shear

Shear V2

1688.554 KN
at32. m

-1987.865 KN
att.m

Reszultant Moment

Moment M3

137211319 KN-m
at16. m
10073.2593 KMN-m
at16. m

Figura 43 - Esforcos na combinagéo ultima normal - longarinas internas

Tabela 11 - Esfor¢os no ELU — longarinas internas
Esfor¢o no ELU - Combinac¢io Normal

Posicio [m] 0 2 4 6 8 10 12 14
Cortante [kN] -1988 | -1554  -1324 -1102 -885  -675 @ -665 -465
Momento [kN.m] 0 3707 6536 8728 10372 11561 12649 13441
Posicdo [m] 16 18 20 22 24 26 28 30 32
Cortante [KN] -233 465 665 675 885 1102 1324 1554 1988
Momento [kKN.m] 13721 13441 12649 11561 10372 8728 @ 6536 3707 O
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6.4. ESFORCOS NAS TRANSVERINAS

Neste capitulo serdo apresentados os esforcos no ELU nas transversinas de encontro

centrais

6.4.1. Transversinas de Extremidade
I. VT-1-a

Resultant Shear

Shear V2

T4.618 KN
atz2.5m
-24.316 KN
atd. m

Resultant Moment

Moment M3

132.1504 KN-m
at0.m
-43.9303 KN-m
atd. m

|

Figura 44 - Esforgos no ELU para transversinas VT 1 -a
1.  VT-1-b

Resultant Shear

Shear V2

84169 KN
atz2.5m
-84.169 KN
ato.m

Resultant Moment

Moment M3
137.4938 KN-m
atd.m
—44 2835 KN-m
atzs5m

Figura 45Figura 44 - Esfor¢os no ELU para transversinas VT 1 -b

1. VT-1-c

Resultant Shear

Shear V2

22233 KN
atzsm
-74.618 KN
atd.m

Resultant Moment

Moment M3

132.1504 KN-m
at25m
—43.9303 KHN-m
atzsm

|

Figura 46Figura 44 - Esforcos no ELU para transversinas VT 1 -c

e
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6.4.2. Transversinas centrais

I. VT-2-a

Resultant Shear

Shear V2

264 487 KN
at2zsm

74 447 KN
atd.m

Resultant Moment

Moment M3

607.3686 KN-m
atd.m
-131.4625 KN-m
at 0.09 m

Figura 47- Esforgos no ELU para transversinas VI 1 —a
I. VT-2-b

Resultant Shear

Shear V2

195,422 KN
at25sm
-185.422 KN
at0. m

Resultant Moment

Moment M3
§13.5185 KN-m
atZz41m
-121.879% KN-m
at2sm

Figura 48Figura 47- Esforgos no ELU para transversinas VI 1 —Db
. VT-2-c

Resultant Shear

Shear V2

45106 KN
at2.5m

-264 487 KN
atd.m

Resultant Moment

Moment M3

607.3686 KN-m
at2sm

-67 8377 KN-m
at241m

Figura 49Figura 47- Esfor¢os no ELU para transversinas VI 1 —c
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6.5. ESFORCOS NA LAJE

A partir da modelagem estrutural realizada no SAP 2000 foi possivel obter os seguintes

esforgos na laje.

6.5.1. Momento maximo no sentido longitudinal

Figura 50 - Momento Fletor maximo no sentido longitudinal M11

M, = 38,3 kN.m

6.5.2. Momento minimo no sentido longitudinal

Figura 51 - Momento Fletor minimo no sentido longitudinal M11

M, =-6,0 kN.m
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6.5.3. Momento maximo no sentido transversal

-2565

425
51

Figura 52- Momento Fletor maximo no sentido longitudinal M22

M . =42,0 Kn.m

6.5.4. Momento minimo no sentido transversal

117,

143,
-156.

Figura 53- Momento Fletor minimo no sentido longitudinal M22

M, =- 45 kN.m

7. DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS.

7.1. LONGARINAS

Como as longarinas externas e internas apresentam solicitacdes bem proximas serdo

calculados as armaduras passivas principais e secundarias e os cabos de protensdo a longarina
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mais carregada. Todos os resultados encontrados para armadura passiva e ativa serao

padronizados para todas as vigas longarinas.

7.1.1. Calculo da forca de protenséo

7.1.1.1. Propriedades dos materiais

Tabela 12 - Propriedades do concreto
PROPRIEDADES DOS MATERIAIS

28,66
2,81
1,97

29,12

Concreto C35  Data da Protenséo [dias]
Fck, 28 dias [Mpa] 35 Fckj [Mpa]
Fct, 28 dias [Mpa] 3,21 Fctj,m [Mpa]
Fct, 28 dias [Mpa] 2,25 Fctj,inf [Mpa]
E [Gpa] 33 E.j [Gpa]
7.1.1.2. Propriedades da se¢éo
CG
2]
CP

Figura 54 - Secéo final das longarinas

Tabela 13 - Propriedades da secéo final

Propriedades da Se¢do
Altura - h [m]
Area - A [m?]
Inércia- 1 [m*]
Kt [m]
Kb [m]
Yt
Yb
dc
dp

1,98
1,18
0,57
0,37
0,71
0,68
1,30
0,10
1,88
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7.1.1.3. Critérios de Projeto

A NBR 6118:2014 recomenda em concreto protendido trés niveis de protensdo: protensao
completa, limitada e parcial. Esses trés niveis estdo relacionadas as exigéncias de
durabilidades. Neste projeto serd adotado uma protensdo limitada, nivel 2, por permitir
tensdes normais de tragcdo sem ultrapassar o ELS-F e assim uma menor quantidade de
armadura ativa, se tornando um projeto mais econdémica. N&o serad utilizado protensdo
completa pois a estrutura ndo estad submetida a uma classe de agressividade ambiental alta e o
tipo de estrutura ndo apresentard problemas ao fissurar, respeitando os valores permitidos
pela NBR 6118:2014 Né&o sera utilizado protensdo parcial pois como a ponte esta submetida a
carregamentos dindmicos tem-se como prevencdo a ocorréncia de abertura e fechamento da

fissura no tempo, podendo gerar um maior desgaste na estrutura.

Para protensao limitada temos os seguintes limites de tensdes em servico.

o, =0 MPa.
o, =0MPa,
o, =14,33 MPa .

o, =14,33 MPa

o, €

i & e representam as tensdes sob carga minima.

o, € o, representam as tensdes sob carga maxima.

Para as tensOes de compressdo foi adotado o limite de 0,5 do f, ; pois ate esse limite ainda

sdo validos as Leis de Hooke para o diagrama tensdo-deformacdo e também a anélise linear

para o calculo da retracédo e fluéncia, proposto na NBR 6118:2014

7.1.1.4. Célculo da forca de protensdo — Diagrama de Naaman

A determinacdo da forca de protensdo foi realizada a partir das inequacGes de Naaman,

apresentadas abaixo:
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(1) &=k, +@A/F)M ., —0.i-Z,)
() e 2k +QA/F)YM ., +04-Z,)
(1) e, =k, +[1/ (7F)IM 5 — s - Z1)
(V) e, 2k +[1/ (nF)I(M 4 +Ocs - Zy)
(V) =&

k, : distancia do centroide da secéo de concreto para o centro do limite superior;
k, : distancia do centroide da se¢&o de concreto para o centro do limite superior;
F : forca de protensdo apos as perdas imediatas;

M, : Momento devido as combinacdes frequentes de servigo;

M., : Momento devido as combinag¢des quase-permanentes de servigo;

Z, : Modulo da se¢do com respeito a fibra inferior;

Z, : Mddulo da se¢do com respeito a fibra superior;

n : Porcentagem de perdas de protenséo diferidas;

De acordo com Naaman, as inequacdes | a IV correspondem a um plano dividido em duas

partes, uma onde a inequacao é satisfeita e outra onde ndo é. A reta V corresponde ao limite

de excentricidade que atende o limite geométrico ou limite adotado pelo projetista. Naaman

ainda propde que as inequacdes sejam plotadas em funcdo de 1/Fi, pois assim se obtém retas

e facilitam a anélise.

A partir das inequacdes de Naaman e as informac@es abaixo tempos 0s seguintes limites para

1/P eeg,.

M, — ELS — F = 7986,0 kN.m;

M_. —ELS- QP =7072,0 kN.m;

Perda de protenséo estimada = 23 %j;

e, =120 cm.
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INEQUACOES DE NAAMAN

1,00
0,50

0,00
-0,5(,000 0,250

= (I)
-1,00 (1)

-1,50
22,00 = (Ill)

-2,50 ——(IV)

1/P (MN)

-3,00 ——(V)
-3,50

-4,00 —
Excentricidade (m)

Gréfico 1 - Inequagbes de Naaman
O valor de F, é obtido do diagrama de Naaman, igualando as equagdes (V) e (IV), limite

geomeétrico e a quarta condi¢cdo mecanica, respectivamente. Assim temos:

F. =6603 kN
F, =6603-0,77 =5084,3 kN

Deve-se verificar a perda de protensdo adotada de 23%.

7.1.1.5. Determinacdo da quantidade de cabos

Neste projeto serdo utilizadas cordoalhas CP 190 RB — 7 fios, de acordo com a designacéo
ABNT NBR-7483 e informacdes no catalogo técnico da empresa PROTENDE. A escolha
dessas cordoalhas se deu pela sua facilidade de encontrar no mercado. As cordoalhas CP 190

RB apresentam as seguintes informacoes.

Tabela 14 - EspecificacGes das cordoalhas

Relaxa¢do Maxima

x Area Cargade | . Carga 0 apos 1.000n a 20°C

Tipo Dlam_etro nominal Magsa ruptura minima a 1% | para carga inicial de

Nominal de Aco Nominal minima de . .

¢ alongamento 70% 80%

da carga de ruptura
Cordoalhas mm mm? g/m kN kN % %
CP 190 RB 12,7 98,7 775 187,3 168,6 2,5 3,5
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De acordo com o item 9.6.1.2.1 da NBR 6118:2014 para armadura pos-tracionada deve

respeitar os limites de 0,74fptk e 0,82fpyk para acos de classe de relacdo baixa para a tensao

de protensdo inicial o ,; ou forca de protensao Fi. Assim temos:

Tabela 15 - Quantidade de cabos de protenséo

Quantidade de Cabos
Cordoalha CP 190 RB
Didmetro Nominal [mm] 12,7
Area Nominal de Ago [mm?] 98,7
Pyk [kN] 168,6
Puk [kN] 187,3
0,82*Pyk [kN] 138,252
0,74*Ptk [kN] 138,602
Fi - menor valor [kN] 138,252
F Adotado [kN] 6603
N° Cordoalhas Calculadas 48
Cordoalha/Cabo 12
N° Cabos 4
N° Cordoalhas Adotadas 48
(o 1406 MPa

cabo

7.1.1.6. Defini¢do da perda de protenséo

De acordo com a NBR 6118:2014 no seu item 9.6.3 deve ser previsto em projeto as perdas da
forca de protenséo inicial, divididas em perdas imediatas e diferidas. Ainda de acordo com
este item os fatores que provocam as perdas instantaneas, isto €, que ocorrem durante a

operacdo e protensdo e imediatamente ap6s a ancoragem do cabo s&o:

e Atrito do cabo com a bainha;
o Deformacédo imediata ou elastica do concreto;

e Acomodacéo da ancoragem;

Os fatores que provocam as perdas diferidas, ou seja, as perdas que ocorrem ao longo do

tempo, com o cabo ja ancorado no concreto sdo:

e Fluéncia do concreto
e Retracdo do concreto

e Relaxagéo do aco
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A. Perdas imediatas

I.  Perda por Atrito

De acordo com a NBR 6118:2014 a tensdo de protensdo ao longo do cabo pode ser

definida como:

Ao,y = oj[Ll—e Wi

P Forca de protenséo inicial

X é a abscissa do ponte onde se calcula Ao
>a somatorios dos angulos de deflexdo previstos ao longo do cabo

4 coeficiente de atrito entre cordoalha e bainha

k coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas parasitas.

Neste projeto serdo utilizadas bainhas metéalicas comum com coeficiente de atrito () =

0,24. O coeficiente de perda por metro (k) sera de 1,5.10°rad/m, de acordo com

catélogo da protende — sistemas e métodos.

Il.  Perda por acomodacdo da ancoragem

A perda por encunhamento ocorre no momento da liberagdo dos cabos dos dispositivos de
ancoragem por consequéncia da transferéncia dos esfor¢os de protensdo para a peca de
concreto. De acordo com a NBR 6118:2014 as perdas por acomodacdo devem ser
determinadas experimentalmente ou adotados valores indicados por fabricantes.

Seré adotado neste projeto seré utilizado ancoragem ativa em apenas uma extremidade do
tipo MTC com a acomodacdo da cunha € de 6 mm, de acordo com o catadlogo da

protende — sistemas e métodos.
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Figura 55 - Perda de tensdo por atrito e por escorregamento da ancoragem

Utilizando a Lei de Hooke a perda de tensdo na posi¢do da ancoragem € determinada por

X

onde:
6 =acomodacdo da ancoragem

A posicdo X a partir de onde a perda de tensdo devido ao encunhamento é nula é
determinada por:

«_ [Ed

o A

Pi

onde:

A = Valor depende da curvatura da armadura e do atrito ()

0, = tensdo na armadura na posicao da ancoragem ativa

Para curvatura parabdlica temos:

l=ya+w
X
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Perda por encurtamento elastico do concreto

A NBR 6118:2014 especifica que em elementos estruturais pos tracionados 0s macacos
de ancoragem se apoiam na peca a ser protendida e que a medida que os cabos véo sendo
estirados o elemento estrutural sofre deformacdes de encurtamento o que gera um
afrouxamento dos cabos anteriores ja tracionados. O primeiro cabo sofre perda de

protensao decorrente da protensdo dos n-1 cabos restantes, e assim sucessivamente.

De acordo com o item 9.6.3.3.2.1 da NBR 6118 a perda média de protensao, por cabo,

pode ser calculada pela seguinte expressao:

N ap (O-cp + O-cg )(n _1)

Ao
P 2n

onde:

E
a,= E—p Relacdo entre o mddulo de elasticidade da armadura de protensao e médulo

C,j

de elasticidade do concreto na data de protenséo.

0., = Tensdo inicial no concreto no nivel do C.G da armadura de protensdo, devido a
n cabos.

0, = tensdo no concreto no nivel do C.G da armadura de protensdo mobilizada pela

protenséo.

Perdas diferidas

De acordo com o item 9.6.3.4.2 da NBR 6118:2014 as perda progressiva no tempo para 0s

efeitos de fluéncia, retragéo e relaxacdo pode ser dado pela seguinte equagéo:

Ao, (t,t,)=

& (t1,)- E,—a, 0, 0, -(p(t,to)—Gpo (L)
Xot X 0, 1P,

onde:

2 t) =—In[l-w(t.t)
2. =1+0,5-9(t 1)
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Onde:

c,p0g -

o(tt,)

p0

£ (tty)
x(t.t,)
P

é¢ a tensdo no concreto provocada pela protensdo e pela carga

permanente mobilizada no instante 1,;
coeficiente de fluéncia do concreto no instante t;

tensdo na armadura ativa devida & protensdo e a carga permanente no
instante {;
é o coeficiente de retracdo no instante t;

coeficiente de relaxacao do ago no instante t;

taxa geometrica da armadura de protensdo;

e Espessura ficticia da peca

A espessura ficticia da peca € definida de acordo com o item A.2.4.2

2
hsie :7’_AC
u

ar

onde:

y 1 €

coeficiente dependente de U(%), sendo determinado por

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

A? é a area da secdo transversal da peca;
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U, € aparte do perimetro externo da secéo transversal da pe¢a em contato com o ar.

e |dade ficticia do concreto

A idade ficticia do concreto, em dias, considerando o endurecimento a temperatura

constante ambiente de 20°C é dado por:

T, +10
t=a) 0 A

ef ,i

onde:
{ é aidade ficticia, em dias;

« . coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento, de acordo
com a tabela A.2 da NBR 6118:2014

Ti : € a temperatura média diaria do ambiente (°C);

At ;: é 0 periodo durante o qual a temperatura média diaria do ambiente, T;, pode

ser admitida constante.

Sera utilizado neste projeto concreto CPIl. Assim, de acordo com a tabela A.2 da

NBR 6118:214 o coeficiente « sera considerado 2 para fluéncia e 1 para retracao.

I.  Perda por fluéncia

De acordo com SCHMID (1998) o efeito de fluéncia no concreto € o encurtamento do
elemento estrutural devido a acdo de forcas permanentes aplicadas. O anexo A da NBR
6118:2014 define que a deformacdo por fluéncia o instante { é dada pelo somatério da
perda por deformacdo rapida e perda por deformacéo lenta reversivel e irreversivel, onde

o coeficiente de fluéncia é dado pela seguinte equag&o:
o(t,t) =0, + o LB () — B; ()] + 0., - By

onde:

{ : é aidade ficticia do concreto no instante considerado, em dias;
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t,: € aidade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento dnico, em dias;

@, : € o coeficiente de fluéncia rapida, determinado pela equagdo:

Q, = 0,8{1— w} , para concretos de classe C20 A C45

fc (tOO
onde:
f.(t
fc((tO)) : e a funcdo do crescimento da resisténcia do concreto.
C 0

@, - € o valor final do coeficiente de ponderacéo lenta reversivel, considerado 0,4.

Os, = Py * P+ € 0 valor final do coeficiente de deformagdo lenta irreversivel para
concretos de classe C20 a C45;
onde:

@,.: € o coeficiente que depende da umidade relativa ambiente U(%) e da

consisténcia do concreto definido por ¢, =4,45-0,035U ;
@, : é o coeficiente dependente da espessura ficticia hy,. da peca, definido por:

B 42 +hg,
~20+h

fic

¢2 c

ﬂd (t): é o coeficiente relativo a deformacdo lenta reversivel em funcdo do tempo,

t-t,+20

expresso por {)=
presso por /3, (t) {1, +70

S (t): é o coeficiente relativo a deformagdo lenta irreversivel, expresso por

t?—At+B

PO e

onde:
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A=42h* —350nh* +588h +113;

B =768h° —3060h* + 3234h — 23;

C =-200h® +13h* +1090h +183;

D =7579h° —31916h” + 35341h +1931.

h : é a espessura ficticia, em metros.

Il.  Perda por retracéo

A retracdo € o encurtamento do concreto devido a evaporacdo da agua desnecessaria a
hidratacdo do cimento. A NBR 6118:2014 no seu item A.2.3.1 define que a perda por
retracdo depende da umidade relativa do ambiente (U), da consisténcia do concreto e da

espessura ficticia. O coeficiente de retracdo nos instantes t0 e L& dado por:
gcs (tltO) = gcsoo ) [ﬂs (t) - IBS (to)]
onde:

o - € 0 valor final da retragéo definido por &, = &5 * €y

onde:

&5 € o coeficiente definido por:

10*s,, =—8,09+ (U /15) — (U? / 2284) — (U® /133765) + (U* / 7608150)

33+ 2h,
Epg =
> 20,8+3h

fic

ﬂs ('[) : € 0 coeficiente relativo a retragdo, no instante o e Udefinido por

(1) * 1m0 +®(100)
/Bs (t) = 3 2
(t ] +C(t ) +D(t )+E
100 100 100

onde:
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A=140;
B =116h® — 282h* + 220h — 4,8;
C =2,5h*-8,8h+40,7;
D =-75h* —585h° + 496h — 6,8;
E =-169h* +88h* +584h* —39h +0,8.
h : é a espessura ficticia, em metros.

1.  Perda por relaxagéo do aco

A relaxacdo do aco é o alongamento que o ago sofre no decorrer do tempo quando

mantido sob tensdo constante. Para acos de relaxacdo baixa (RB) as perdas sdo

amenizadas por conta de tratamentos térmicos. De acordo com o item 9.6.3.4.5 da NBR

6118:2014 e perda de tensdo por relaxagcdo em '[0 até o instante t é definido por:
AO-pr (t,to) =04 - LIJ(t’to)
onde:

O, tensdo inicial de protens&o no cabo, apos perdas imediatas;

W(t,t,): coeficiente de relaxagio apés t dias, definido por

t—t 0,15
\P(t’to) = lI11000 (Tﬁ%j

Para tempo infinito pode considerar o valor de ‘P'(t,t;) =2,5- ¥4y,

7.1.1.7. Célculo da perda de protensao

A perda de protensdo sera calculada para o cabo resultante, considerando uma tensao inicial
de 1406 Mpa, para cordoalhas CP 190 RB, de acordo com os critérios especificados no item
9.6.1.2.1 da NBR 6118:2014.
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I.  Critérios de projetos

Tabela 16 - Critérios das perdas de protenséo

Nome Sigla Valor Unidade
Penetracao das cunhas O [mm] 6 mm
Modulo de Elasticidade do aco Ep [Mpa] 195000 MPa
Coeficiente de atrito de curva u[1/rad] 0,24 (1/rad)
Coeficiente de atrito em linha k [rad/m]  0,0015 rad/m
Protensao total aplicada Fi [kN] 7061 kKN
Tensé&o no Cabo op 1406 MPa
Excentricidade dos cabos eo [m] 1,2 m

Tabela 17 - caracteristicas de secdo

Nome Sigla Valor Unidade
Area A 118 m?2
Inércia I 0,57 M4
Mg no ato da protenséo Mp 2368 kN.m
Moadulo de Elasticidade Secante - 28 dias Ec,28 33,0 Gpa
Modulo de Elasticidade Secante - 7 dias Ec,7 29,12 Gpa
Perimetro externo uar 7,06 m

A. Perda imediatas

I.  Perdas por Atrito

De acordo com a equacao da perda por atrito temos:

Ao-(x) =1406[1— g (024xa + 0,0015x)]

Il.  Perda por acomodacéo da ancoragem

O coeficiente A para cabo parabélico pode ser expresso por:
S 2ue | _2:0,24-0.74

( | T 16°
2
E,-o .
VA 195000-0,006 ~17.0m
o, A 1406-0,00289

Logo a perda de tensdo de protensdo € de:

+0,0015=0,00289

Assim temos:
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Ao, ..=2-E -3:2-195000-¥=137,65MP51

p,anc p

I11.  Perda por encurtamento elastico do concreto

Temos que:
o, = 195000 _7.62
25590
+ n-1 . — 14—
Ao =% +06)(N "D 6,7:[2531+(=6,2N)]-[4-1] _ g Mpa

P 2n 2-4

A Tabela e o gréafico a segui apresentam os valores das tensfes ap0s as perdas imediatas.
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Tabela 18 - Perdas imediatas de protensédo

X (m) 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32
eo (m) 0 0,26 048 067 083 09 103 108 11 108 103 095 083 067 048 026 O
oi (MPa) 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406 1406

capéso Atrito 4 ne 1396 1386 1376 1366 1357 1347 1338 1328 1319 1300 1300 1291 1282 1273 1263 1255

- (MPa)

Cab G apos
abo encunhamento 1264 1271 1278 1286 1293 1301 1309 1316 1324 1319 1309 1300 1291 1282 1273 1263 1255

resultante (MPa)

o apos perdas
imediatas 1220 1227 1235 1242 1250 1257 1265 1273 1281 1275 1266 1256 1247 1238 1229 1220 1211

(MPa)
i:ﬁepdﬁ;‘:js 13% 13% 12% 12% 11% 11% 10% 9% 9% 9% 10% 11% 11% 12% 13% 13% 14%
Grafico 2 - Perdas imediatas de protensdo
Tensédo de protensdo apos perdas imeditas - ¢ (MPa)

1450

1400

1350

1300

1250

1200

0 5 10 15 20 25 30 35

—@— Tensdo apods o Atrito - o atrito' (MPa) —@=—Tensdo apds encunhamento (MPa) o apds perdas imediatas (MPa)
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B. Perda diferidas

As perdas diferidas serdo calculadas para dois estagios, o primeiro sera de 30 dias apos a

concretagem das longarinas pré-moldado, tempo considerado para a concretagem da laje. O

outro estagio sera calculado para um tempo infinito, considerado aqui como um tempo de 70

anos.

I. Fluéncia do concreto

Temos:
A =118 m?
t, =7 dias;
t, =30 dias;
U =70%;
u, =7,06 m;
T, =20°C.

A partir das informagdes iniciais temos:
= Espessura ficticia

P '1(’)28 ~ 48,47 cm

ar !

h

fic

= |dade ficticia

Para T, =20°C temos que o a idade ficticia sera data por -t . Assim

temos:

t, o =14 dias e t,, ;. = 60 dias

= Bi(1)

B, (7)=0,251
B, (30)=0,413
B, () =0,99
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Para A=320,5 B=912,9 C=691,4 D=12424,5

= ()
Byt t,) = % = 0,569 para t =30 dias
Lt )= 21]1.38:121 ?8 =1para t = oo dias

" P

¢, =4,45-0,035U =2,0

42 +hg,
=——=132
20+h

fic

(Pz ¢

Pty = Py * P = 2,64
n ¢a

¢, =08 ALY =0,8 1287 =0,145
fo(t,) 35,0

Assim temos que o coeficiente de fluéncia é:

Para t =30 dias temos:

ot,t) =@, + @ [B; () = B; ()] + o, - B
o(t,t,)=0,145+2,64-[0,413-0,251] +0,4-0,569

(P(twtso) =0,8
Para t = oo dias temos:

ot,t) =0, + o, [B; (1) = B; (t.)]+ @y - By
o(t,1,)=0,145+2,64-[0,99-0,251]+0,4 -1
o(t,,t ) =2,50
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A perda de tens&o pelo efeito de fluéncia para t =30 dias é:

AO-fluéncia (t’to) =&, 0¢ pog w(t’to)
AC yuncia (17,150 ) =5,91-14,6- 0,8
AC fyencia (t7 ’tso) =67,7 MPa

A perda de tenséo pelo efeito de fluéncia para t =oo dias é:

AO-ﬂuéncia (t’to) = ap ) O-c,pOg ’ (o(t’tO)
AC qencia (t30,tw) =5,9-14,6-2,5
AC guancia (0,1, ) = 211,3 MPa

Retracdo do concreto
Ees (t’ tO) = Eos [ﬂs (t) - ﬂs (to)]
onde:

| |
gCSoo

10*e, =—8,09+ (U /15)— (U2 / 2284) — (U*® /133765)

+(U*/7608150)
10%¢,, =-5,0
33+ 2h,,

& =———"—=0,78

20,8+ 3h,,

Eesy =15 €2 =0,78- (=5 -107%)
Eesy =—3,9 107
= A1)
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S (7)=0,04
B,(30)=0,13
:Bf (OO) :LO

Para A=40 B=48,8 C=36,7 D=362,3 E=119,7

Assim temos que o coeficiente de retracéo é:

Para t =30 dias temos:
805 (to ’t) = 8(;500 : [ﬂs (t7) - ﬂs (tso)]

g (t,,t,)=-3,9-10"-[0,13-0,04]
g (t,,t,)=0,31.10"

Para t = oo dias temos:

Ees (to ’t) = Ecs0 [ﬂs (t7) - ﬂs (too)]
6. (t,t)=-3,9-10"[L0—0,04]
e (t,,t,)=3,74-10""

A perda de tens&o pelo efeito de retracéo para t =30 dias ¢é:

Ao, retraqao (t t ) Ees (tO’t) ) Ep
) =0,31-10"*-195000
ty, ) =6,5 Mpa

Ao

retragéo( 7130

Ao

retracdo (t7 '

A perda de tensdo pelo efeito de retracdo para { = o0 é:

A retragao (t t ) gcs (tO’t) ’ Ep
AG a0 (o1, ) = 3,74-107 - 195000
A retragao (t7 ’t ) 73’ 0 Mpa

1. Relaxacéo do aco

Temos:
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Wigo = 3,5%
o =1277MPa

» Para t =30 temos:
0,15
t—t
Y(tt)=¥ —— 0

015

30-7Y)
P(t,t,) =3,5%) ———
(t,%) (o)(41’67j

Y(t,t,)=0,032
= Para t =00 temos:

W(tt) =2,5- W40 (%)
P(t,t,) =0,088
2(t,t,) =0,092

A perda de tenséo pelo efeito de relaxacdo para t =30 dias é:

Ao, (tt) =0, x(tt)
Ao, (t,t,) =1278-0,032
Ao, (t,t,) = 40,8 MPa

A perda de tens&o pelo efeito de relaxacéo para t = oo dias é:

Ao, (L) =0y, x(tt)

Ao, (t,t,)=1278-0,092

Ao, (t,t,) =117 MPa
IV. Fator de acoplamento

A NBR 6118:2014 prevé no item 9.6.3.4.2 que a perda diferida é o somatdrio das perdas por
fluéncia e retracdo do concreto e relagdo do aco minorado por um fator de acoplamento, que

aqui definiremos por (k). Assim temos:

K=xo+ X2, 1 p,
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e Para t=30 dias
(t,t,)=0,036
X. =140
X, =1036
n =263
p, =0,0064
o, =5,91

K=2xp+ 20,11 Py
k =1,07 +1,40-5,91- 2,63-0,0064

k=121
e Parat=oodias

7(t,t,)=0,09

Y. =2,25

Z, =109

7 =399
p, =0,0043

a, =591

K=x,+ 2.2, 1 p,
k=109+2,25-5,91-3,99-0,0043
k=131
Ap6s a realizacdo do calculo da perda diferida para t = o0 pode-se confirmar o valor adotado
para a perda diferida (24%) utilizada para o calculo da for¢a de protensdo pelo diagrama de
Naaman, ndo necessitando recalcular a forca de protensdo. A tabela e o grafico abaixo
apresentam os dados da perda de protensdo imediatas e diferidas, sendo possivel definir a
tensdo de protensdo para 30 dias e tempo infinito. O valor da tensdo de protensdo sera
utilizado para as verificagdes das longarinas no ELS, em servico (I =00) e em etapas

construtivas (t =7 e t=30).
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Cabo
resultante

Tabela 19 - Perda de protensé&o diferidas

x (M) o 1 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26
oi (MPa) 1220 1224 1227 1235 1242 1250 1257 1265 1273 1281 1275 1266 1256 1247 1238
0,

diﬁﬂg;dgo 13% 13% 13% 12% 12% 11% 11% 10% 9% 9% 9% 10% 11% 11% 12%

ofinal,30 (MPa) 1125 1128 1132 1140 1147 1154 1162 1170 1177 1185 1180 1170 1161 1152 1143

0,
_%perda 1300 1306 1306 129 12% 11% 11% 10% 9% 9% 9% 10% 11% 11% 12%
imediata,30 dias

% perda total,30

dias 26% 26% 25% 24% 23% 22% 21% 20% 19% 18% 19% 20% 21% 23% 24%

ofinalo (MPa) 916 920 923 931 938 946 953 961 969 976 971 962 952 943 934
0

di/gegiedr:io 25% 25% 25% 25% 23% 23% 23% 23% 23% 23% 23% 23% 23% 23% 25%

% perda total,co  38% 38% 37% 37% 36% 35% 35% 34% 33% 33% 33% 34% 35% 36% 37%

Gréafico 3 - Perdas diferidas de protenséo

Tensdo de protensdo apds perdas diferidas - 6 (MPa)

1500
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7.1.1.8. DETERMINACAO DO FUSO DE PASSAGEM

O fuso de passagem ou zona limite como define NAAMAN(2004) é o limite geométrico

superior e inferior do tracado do cabo resultante de protensdo no elemento estrutural. As

tensdes limites sdo definidas pelas seguintes equagoes:

. Superior

e-v
! S
atiga—ag-(l+ — JSO‘CS

1. Inferior

O-ts

Assim temos:
ok 1_(?] azzk{zcs—l
2L )<e< &
_alz_ks am_l) a, = s(l_o-ts
Gg O-Q
¢'=Menor(a;a,) ¢'=Menor(a,;a,)

A partir das equacdes do fuso limite temos.

P 6223

o =——=5,27TMPa
° A 118
—-a,=-0,71 1—L a,=0,71 14’33—1
5,27 5,27
<e<
—-a, =-0,37 14’33—1 a, =0,37 1—L
5,27 5,27
¢ = Menor(-0,37;-0,58) c'=Menor(1,11;0,71)

c=-0,37 c¢=0,71
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A tabela e o gréfico abaixo apresentam as informacGes sobre o limite superior e inferior do

fuso de passagem e o tragado do cabo resultante.

Tabela 20 - Fuso de passagem

L(m) 0 16 32

Mmin (kN.m) 0 7093 0

Mmax (kN.m) 0 7986 0
Fuso Superior 0,71 -0,36 0,71
Fuso Inferior -0,37 -1,58 -0,37
Limite Superior [m] 0,68 0,68 0,68
Limite Inferior [m] -1,30 -1,30 -1,30
Excentricidade — Cabo 0,00 11,20 0,00

resultante [m]

Gréfico 4 - Fuso de passagem
1,00
0,50 £\ ke —4
0,00 . =@—Fuso Superior

-0,50 \\ //’. == Fuso Inferior
-1,00

== Limite Superior
[m]

Excentricidade (e)
|
(03]
/ <
< o
\ n
(03]
o\ -
[ |

-1,50 —
-2,00

Posigcao [m]

7.1.2. Estado limite de servico

O ELS procura-se assegurar, que o comportamento real dos elementos estruturais que compde
a estrutura seja adequado, ou seja, esteja dentro dos limites sensoriais e funcionais aceitaveis.

A NBR 6118:2014 determinar sete estados limites de servico

I.  Estado de formacdo de fissuras (ELS-F);
Il.  Estado de abertura de fissuras (ELS-W);
I1l.  Estado de deformacdo excessiva (ELS-DEF);
IV. Estado de descompressdo (ELS-D);

83



V.  Estado de descompressao parcial (ELS-DP);
VI.  Estado de compressao excessiva (ELS_CE);
VIl.  Estado de vibragdes excessivas (ELS-VE).

Cada ELS determina uma analise diferente para diferentes tipos de estruturas. Ao majorar as
cargas do trem tipo pelo coeficiente ¢, que permite desconsiderar os efeitos dinamicos, e por
utilizarmos protensdo limitada serdo verificados apenas os seguintes estados de limites: ELS-
F, ELS-DEF, ELS-D E ELS-CE.

7.1.2.1. Verificagdes das tensdes - ELS-CE, ELS-F E ELS-D.

O dimensionamento em concreto protendido requer verificacGes a serem feitas em diversas
fases construtivas para verificacGes das tensdes no concreto na borda superior e inferior,
respeitando os ELS apresentados na NBR 6118:2014. Assim sera verificado as tensdes no
concreto na fase inicial, t =7 dias, na fase da concretagem da laje t =30dias, e em servico,

para t =00,

A. Fase construtiva - Situacédo no vazio

Considera o estado em vazio a situacdo mais desfavoravel de atuacdo da forca de protenséo
apos as perdas imediatas, pois o Unico momento fletor a combater é o peso proprio da secédo
prée-moldada. Para a fase construtiva, ou seja, fase transitoria da construcdo permite-se a

seguintes tensdes de compresséo e tracao.

c,=0,7-f, =20,1MPa
o, =07-f, =201MPa
o, =05 f, . =-0,98 MPa

o =05-f, . . =-0098 MPa

ct,inf,j —

A verificacdo a situacdo em vazio deve ser feita em t=7, que é a data estimada para a

protensdo dos cabos.
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Tabela 21 - Tabela de tensGes nas viga - fase em vazio
Fase Construtiva - Vazio

Peso proprio

M, [kN.m] 2368

Oy [MPe] 6,33

o,¢ [MPa] -7,18
Protenséo

P, [kN] [kN] 6603

Ty [MPa] -6,01

O [MPa] 25,78
Resultante

Oy [MPa] 0,39

O [MPa] 18,61

PERMITIDO

B. Fase construtiva — Concretagem da laje

Na fase de concretagem da laje as longarinas devem resistir ao seu peso préprio mais 0 peso
da laje e das transversinas, pois a laje ainda ndo adquiriu resisténcia suficiente para trabalhar
como elemento resistente. A forca de protensdo a ser considerada deve ser a forca de
protensao inicial menos as perda imediatas e diferidas ap6s 30 dias. Apds 28 dias as
longarinas ja terdo sua resisténcia maxima, ou seja, fck = 35 MPa, assim temos que os limites

de tensOes de tracdo e compressdo séo:

o, =0,7-f,=245MPa
o, =0,7-f, =24,5MPa
0,=05-f, . =—113 MPa
o, =05-f . =-113 MPa

A forca de protensdo aos 30 dias sera de:
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A _1180-4MPa

o Ap= =5589 kN
1184,4mm?2

F=0c

Assim temos:

Tabela 22 - Tensdes nas longarinas para t=30 dias
Fase construtiva - Peso proprio do

tabuleiro
IVlmé1x
M., [kN.m] 3969,00
Oy [Mpa] 10,73
O, [Mpa -12,03
Protenséo
P,y [kN] [kN] 6008
Oqyp [Mpa] -5,47
O [Mpa] 23,46
Resultante
Oqp [Mpa] 5,25
O [Mpa] 11,43
PERMITIDO

C. Fase em servico:

De acordo com a tabela 13.4 da NBR 6118:2014 para o nivel de protensdo limitada a secdo
deve atender o ELS-D para combinacdo quase permanente e ELS-F para combinagédo

frequente. A verificacdo sera realizada considerando a se¢do final da longarina, ou seja,
longarina mais a laje. A forca de protensdo a ser considerada sera POO, ou seja, a forca de

protensdo inicial menos as perda imediatas e diferidas.
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Admitindo que os carregamentos externos causem tracdo na borda inferior da peca, devem ser

consideradas as seguintes situagoes.

I. ELS-DeELS-CE
De acordo com o item 3.2.5 da NBR 6118:2014 o estado limite de descompresséo € o estado
no qual, a tensdo normal € nula em um ou mais pontos da secdo transversal, ndo havendo

tensdo de tracdo no restante da secdo. Na fase em servico temos os seguintes limites de

tensoes.
o, =14,34 MPa
o, =14,34 MPa
o, =0 MPa
o, =0 MPa

As tensbes em servico para 0 ELS-D sdo provenientes das combinacdes quase

permanente, assim temos:

O-b,ser + O-b,p = O
onde:

O er - t€NS30 Na base em servigo
Oy, p : tensao na base devido a for¢a de protenséo

Assim temos:

Tabela 23 - Tens0es nas longarinas para ELS-D

ELS-D
M, Servico
M, [kN.m] 7072
Oqp [Mpa] 8,45
O [Mpa] -16,16
Protensdo
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P. [kN] 5018

Oy [Mpa] -2,95

Ot [Mpa] 18,0
Resultante

Oy [Mpa] 5,5

O, [Mpa] 1,85
PERMITIDO

Il. ELS-FeELS-CE
A NBR 6118:2014 no seu item 3.2.2 define que o estado limite de fissuracéo é o estado do

limite que se inicia a fissuracdo no concreto, ou seja, quando a tensdo de tracdo atinge f, ..

Na protenséo limitada a verificacdo do estado limite de abertura de fissura deve ser feito

para combinagdo frequente de servico, de acordo com a tabela 13.4 da NBR 6118:2014.
Assim temos que os limites de tensao séo:

o, =14,34 MPa
o, =14,34 MPa
o, =—0,98 MPa
o, =-0,98 MPa

Assim temos:

Tabela 24 - Tens@es nas longarinas no ELS-F

ELS-F
Mmax Servico
M, [kN.m] 7986
Ogyp [Mpa] 9,55
O, [Mpa] -18,25
Protensao
P. [kN] 5018
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Oy [Mpa] -2,95

O, [Mpa] 18,0
Resultante

Oy [Mpa] 6,60

O, [Mpa] -0,24
PERMITIDO

7.1.2.2. Estado limite de deformacéo excessiva — ELS — DEF

De acordo com o item 3.2.4 da NBR 6118:2014 o ELS — DEF é o estado em que as
deformacgdes dos elementos estruturais atingem os limites estabelecidos para sua utilizagdo
normal. A determinacdo da deformacdo, flecha, sera realizada pelo métodos dos coeficientes

globais, proposto no Comité Internacional de Betdo (CEB). O método consiste na

determinacédo da flecha provavel a partir da flecha imediata (4, ), calculada elasticamente

com a rigidez EIC , do concreto, que sera corrido pelos coeficientes globais de correcéo k.

A flecha para to sob as cargas instantaneas, isto €, desconsiderando o efeito de fluéncia (

@ =0) é dada por:
a0 = ac ) kO
onde:

kO: é o coeficiente global de correcdo para flecha instantanea, em funcdo da relacdo

(M, /M,) e daarmadura tracionada (0 € ap).

Para a flecha diferida, ou seja, flecha para t =oo, considerando o efeito de fluéncia (¢ #0), é

dada pela seguinte expressao:
8 =a, K7
onde:
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kt: é o coeficiente global para correcdo das flechas diferidas, em funcdo relacdo

(M rd / Md) , da armadura tracionada e do coeficiente de fluéncia.

Para este projeto utilizaremos o critério do valor limite da flecha final de 2'—50 :

n . € o coeficiente de correcdo levando em conta a influéncia da armadura de compresséo.

A. Flecha el&stica

A deformacéo no ELS para combinacéo quase-permanente foram retiradas do software SAP

2000, desconsiderando o efeito da protensdo e, é apresentada na figura abaixo:

Figura 56 - Flecha elastica das vigas sem considerar a forga de protensao

A flecha elastica méxima, dado no meio de vao (I=16 m) é igual a @, = 7,15 cm

A flecha elastica devido a forca de protensao é dada pela seguinte equacao:

— ,|4

a, ., =
P 384-E -1
Assim temos:
(5084-1, 20-8)
5. 5
32

32*=394 cm

a, . = :
“P384.290000000-0,57
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Como resultado final temos que a flecha elastica dada por a, =7,15—-3,94=3,21cm

B. Flecha imediata

Os parametros da se¢do determinante sao:
d/~10-
h S 1,0;
ap =0,045 para p=0,77% ;
M,;, <M, para protensdo limitada no ELS-QP

Utilizando a tabela do apéndice 4.4(1) do CEB (1983) temos k, =1,0

d’/h = 1.0
Ko

qor
A
0.010  0.015 0.020 .- 0.025
T T—0.030
%0 4 AN ameEs L
] l : | A - 0.040
3.0 // !/ /T//, 1 ‘/J.—-‘/
C 1 =75 0.060
1 E ;w/‘/ 1 0.100
— 11— D
1.0 = 0.200
———— P T 1 | _*_71 I}
|
s R 199 9, O 0 - M,p /Mp
’ ¢ 1.0 0.9 0.8 0.7 0.6 0.5 0.4 0.3 0.2 0.1 0.0
HD(HO MDBMID
STADE " STROE
NON FISSURE FISSURE

Figura 57 — Abaco do coeficiente Ko

Assim a flecha imediata é:
a,=k,-a,=10-3,94
a,=3,94cm< 12,8 cm — Atendido

C. Flecha diferida
Os parametros da secao determinante sao:
p=2,5



P/:o
D

Utilizando a tabela do apéndice 4.4 (4) do CEB (1983) temos k, =2,5e 7=1,0

d’/h =10
Ky .
" qor
D
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10.0 4— ——T —T—
8.0 : == 0.015
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7.0 - - 0.020
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Figura 58 — Abaco do coeficiente Kt
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Figura 59- Abaco do coeficiente

Assim a flecha diferida no tempo é:

a =k -n-a,=2510-394

a,=9,85cm<12,8cm — Atendido
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7.1.3. ESTADO LIMITE DE ULTIMO - ELU

De acordo com a NBR 6118:2014 o estado limite ultimo esta relacionado ao colapso ou ruina
estrutural. Para que as longarinas possam atender o estado limite Ultimo serd necessaria a
verificacdo das armaduras passivas (flex&o, torcéo e cortante) e as armaduras complementares

(fretagem e icamento).

7.1.3.1. Verificacéo a flexéao

O calculo da armadura de flexdo é realizado no estado limite Ultimo da estrutura, ou seja,
situacdo ao qual o elemento estrutural pode receber as maiores solicitagdes. O calculo sera
realizado considerando a secédo final da estrutura, viga pré-moldada mais a contribui¢do da

laje, de acordo com a imagem abaixo.

72

Figura 60 - Secdo final das longarinas

A. As, min
Para concreto C35 temos:

A i» =0,164- A =19,35cm’
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B. Momento atuante

Re=sultant Shear

Shear V2

17E7.892 KN
at 32. m

-1763.658 KN
atd. m

Resultant Moment

Moment M3

143599 5098 KM-m
at 16. m
$9653.5326 KN-m
at 16. m

Figura 61 - Momento Fletor sem considerar a forca de protenséo

M_, = 14.399 kN.m
M oenszo = 7226,3 KN.m
M imey = 7.172,7 kN.m

O valor do momento devido a protensdo ja esta majorado pelo coeficiente Yo =12, de
acordo com a tabela de combinacéao de carga no ELU.

C. Determinacéo da linha neutra

Supondo inicialmente que a linha neutra passe na mesa da viga, nesse caso b, =b;

M, 7.172,7 ~
b, d’-f, 25-1,90°-35000/14

w

KMD = 0,038

Para KMD=0,038 temos KX= 0,057

Assim, a posicédo da linha neutra é dado por:

Xx=KX.d
x=0,057-190
x=10,9 cm
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A hipdtese adotada inicialmente é valida, ou seja, a linha neutra estd na mesa e a se¢do se
comporta como secdo retangular.

D. Calculo da armadura passiva

Para KX = 0,057 temos KZ = 0,977, KZ= 1-0,4.KX

M, B 7172,7
KZ-d-f, 0,977-1,90-50/115

A — 88,87 cm?

& > A%,min
Serdo utilizadas 18 barras de ¢25mm

De acordo com o item 18.3.2.2 da NBR 6118:2014 do espacamento minimo livre entre faces

das barras longitudinais devem respeitar os seguintes limites:

e Na direcdo horizontal

o 20 mm;

e Diametro da barra;

e 1,2 vezes a dimensdo maxima caracteristica do agregado.
e Na direcdo vertical

e 20 mm;

e Diametro da barra;

e 0,5 vezes a dimensdo maxima caracteristica do agregado.

7.1.3.2. Armadura de pele

A NBR 6118:2014 recomenda em seu item 17.3.5.2.3 0 uso de armadura de pele para vigas
com altura superior ou igual a 60 cm. A armadura minima lateral deve ser de 0,10%- A aima

e ndo superior a 5 cm?/m por face.

Onde:
Ac,a,ma : area de concreto da alma da viga.
A . =0,10%-18-198 = 3,5¢cm’
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Serdo utilizadas barras de ¢6,3mma cada 15 cm por face.

7.1.3.3. Verificacdo ao esforco cortante

De acordo com o item 17.4.1.1, todos os elementos lineares submetidos a forca cortante

devem possuir armadura minima, com taxa geomeétrica.

— A%W > 0’2fct,m
“b,-s-sena f

Psw

ywk
onde:

A,, : € aarea da secéo transversal dos estribos;

s : é o espagamento dos estribos, medido segundo o eixo longitudinal do elemento estrutural;
a : é ainclinacdo dos estribos em relagdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural;

b, : € alargura da alma;

f . . €éaresisténcia caracteristica ao escoamento do ago da armadura transversal.

ywk

Ainda de acordo com a NBR 6118:2014, o elemento estrutural, em uma determinada secéo,

deve atender as seguintes condi¢oes:
VSd SVRdz

VSd SVRd3 :Vc +sz

onde:

V,, : é aforga cortante solicitante de célculo, na seco;

Voy,: € a forca cortante resistente de calculo, relativa 4 ruina das diagonais comprimidas de

concreto;
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Vs € a forga cortante resistente de calculo, relativa & ruina por tragéo da diagonal, onde V, é

a parcela de forga cortante absorvida por mecanismo complementares ao da trelica e sza

parcela resistida pela armadura transversal.

Para o dimensionamento da forca cortante sera utilizado o modelo de calculo I, de acordo
com o item 17.4.2.2 da NBR 6118:2014. O modelo | admite diagonais de compressao
inclinadas de @ =45° em relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural. O modelo,
ainda, considera que a parcela V¢ tenha valor constante.

I.  Esforco cortante atuante

Tabela 25 - Esforco cortante na longarina mais solicitada
Esforco cortante no ELU

Posigio [m] 0 2 4 6 8 10 12 14
Cortante [kKN]  -1988  -1554 -1324  -1102 -885 -675 -665 -465

Posi¢do [m] 16 18 20 22 24 26 28 30 32
Cortante [kN] 233 465 665 675 885 1102 1324 1554 1988

Como forma de tornar um projeto mais econdmico sera calculada a quantidade de estribos
para combater os esforcos cortante em trés localizacbes diferente. A primeira posicéo
compreende o trecho 0-2 metros e é representado pela secdo 1. A segunda posicdo
compreende o trecho 2-8 metros e a terceira posi¢cdo compreende o trecho de 8-16 metros,
ambos representados pela secédo 2.

7 L/

18

1.80

12

Figura 62 - Secédo 1
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Vs
)

Figura 63 - Secéo 2

34 18

1.46

Verificacdo do esmagamento da biela
a) Secdo 1 (0 -2 metros)

Ve =0,27 -, - 4 -b,, - d :0,27-0,86-%-0,72-1,90

v w
1

Voyp = 7941,2 kN
V., <V, —>1988 kN <7941,2 kN — Atendido

b) Secéo 2 (2 — 16 metros)

Vey, =027, T4 -0, -d :0,27-0,86-35—0400-0,18-1,90

V,,, =19853 kN
V., <V.,, —>1557,0 kN <1985,3 kN — Atendido

Célculo do espacamento necessario.

a) Trecho1l-0 a2 metros.

V. =1988,0 kN

V.=0,6-f,-b,-d=06-225072-19

W

V, =1317,0 kN
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V., =V, -V, =1988,0-1317,0
V,, =671,0 kN

A equacdo do espagamento entre estribos é dado por:

s=2Au.09.d. fywd =2 .0,9.19.435
Y, 671,0

SW 1
A partir da equacdo acima temos o espacamento necessario para cada estribo dobrado.

Tabela 26 - Espacamento de estribos para o trecho 1

TEstribo [cm?]

Espacamento [cm]

6,3

9,2

8

15,0

Para este trecho adotaremos estribos de ¢8 mm /15 cm
b) Trecho 2 —2 a 8 metros.

V., =1554,0 kN

V.=0,6-f b, -d=0,6-225-0,18-19
V. =329,3kN

V., =V, -V, =1554,0—329,3
V,, =1224,7kN

A equacdo do espacamento entre estribos € dado por:

s=2Au.09.d. fywd = 2w .09.19.435
v 1224,7

SW
A partir da equagéo acima temos o espagamento necessario para cada estribo dobrado.

Tabela 27 - Espacamento de estribos para o trecho 1

Estribo [cm?]

Espagcamento [cm]

6,3

5,0

8

8,0




Para este trecho adotaremos estribos de ¢10 mm /12 cm
¢) Trecho 3-8 a 16 metros.

V., =885,0 kN

V.=0,6-f-b,-d=0,6-225-0,18-19
V. =329,3kN

V,, =V, -V, =8850-329,3
V., =555,7 kN

A equacdo do espacamento entre estribos é dado por:

s=2Au 09.d. fywd =2 .0,9.1.9.435
Vv 555,7

SwW !
A partir da equagdo acima temos o espacamento necessario para cada estribo dobrado.

Tabela 28 - Espacamento de estribos para o trecho 3

Estribo [cm?] Espacamento [cm]
6,3 11,1
8 17,7

Para este trecho adotaremos estribos de ¢6,3 mm /10 cm

7.1.3.4. Verificacdo a torcao

De acordo com o item 17.5.1.3 a verificacdo a tor¢do do elemento estrutural no ELU deve
atender as seguintes condigdes:

TSd S TRd,Z
TSd - TRd 3
TSd - TRd 4
Onde:

Trq »  representa o limite dado pela resisténcia das diagonais comprimidas de concreto;
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TRd,3: representa o limite definido pela parcela resistida pelos estribos normais ao eixo do

elemento estrutural;

TRd’4: representa o limite definido pela parcela resistida pelas barras longitudinais, paralelas

ao eixo do elemento estrutural.

O modelo de trelica generalizada, com o angulo & das diagonais comprimidas no intervalo
30°< 6 <45°, é 0o modelo proposto na NBR 6118:2014. Semelhante ao dimensionamento
do esforgo cortante, as tensfes de compressao serdo resistidas pelo concreto e as tensdes de

tracdo pelo aco, como forma de armadura longitudinal e transversal (estribos).

Define-se como a sec¢do vazada equivalente a partir da se¢do cheia com a espessura da parede

equivalente h, dada por:

h, < AU

h,>2-c

e
onde:
A : é a area da secdo cheia;

U : é o perimetro da secéo cheia

C, : é a distancia entre o eixo da barra longitudinal do canto e a face lateral do elemento

estrutural.
Cq linha média u
Lk_'! [ a‘!
Cq T 1
=== ' v
. ; (_7% 77,
I ' 7
2 0
w2l ? _
h | l 0%
L |
1 7 L |
i Y 7z
b<h

Figura 64 - Espessura equivalente para esfor¢o torsor
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I. Calculo da area e espessura equivalente

__bh <b-2c,
2(b+h)
_018-1,98 0,083
2(0,18+1,98)

t=0,18-2-0,045=0,09, c,=4,5cm

Temos:

u=2(b+h-4c,)=2(0,18+1,98 - 4-0,045)
u=396m

A =(b—2c,)(h—2c,) = (0,18—2-0,045)(L,98 — 2-0,045)
A =0,17 m?

Assim:
h <A/u=0,35/396=0,09m
h >2-¢ =2-0,045=0,09 m

Il. Verificacdo da compressao diagonal do concreto

A partir do diagrama de momento torgo das longarinas temos:

T, =1051kN.m

Resuftant Torsion

Torsion

105.1354 KN-m
at26.5m

-105.1294 KN-m
at5.4m

Figura 65 - Valor do esforco torsor da longarina mais solicitada

T3.=05a, - f, -A-h =0,5-0,86-f—i-0,17-o,09

T,,=1650kN.m
T, <T,,=>1051kN <165,0 kN — Atendido
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Como o critério da resisténcia das diagonais do concreto foi atendido e o efeito de tor¢do nas
longarinas ndo é necessaria para o equilibro do elemento estrutura, ou seja, existe apenas

torcdo de compatibilizacdo, ndo ha necessidade de armar para esforco torsor.

7.1.3.5. Armadura de fretagem

As armaduras de fretagem sdo armaduras nos pontos de ancoragem dos cabos de protenséo
que destinam-se a evitar a ruptura local do concreto nos pontos sujeitos a tensées muito
elevadas. Segundo Naaman, a forca de protensdo de cabos pés tracionados transferem
imediatamente nas vizinhancas da ancoragem altas tensdes de compressdo no concreto e

também tensdes transversais, de acordo com a figura a seguir:

|
| |
| !
. _ -
Tension |
4o
~ |
— N
) NI
e \I |
Xx——nh = VN R 4 —x
] - Uniform
e I compression
Compression atx=h
I - f
{a)

Figura 66 - Distribuicfes de tensdes proximas a ancoragem da armadura ativa

Leonhardt propdem que a area de aco necesaria para conter essas tensdes de tracdo é dada

por:

_Zs
A%,nec - fyd
onde:

Z, :0,3-P-(1—%)

onde:
d = largura da secéo

a = largura da ancoragem
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A partir das formulagdes temos:

Tabela 29 - Armadura de fretagem dos cabos de protenséo

Cabo a(m)
c1 0,24
Cc2 0,24
c3 0,24
ca 0,24

7.1.3.6. Armadura de icamento da viga

d (m) P (kN)
1,8 1659
0,45 1659
0,45 1659
0,9 1659

zd (kN)

431,34
232,26
232,26
364,98

Fyk
(Mpa)
435
435
435
435

As
(cm?)
9,9
53
5,3
8,4

Barra
(mm)
10
10
10
10

Voltas

N oo

A viga longarina pré-fabricada de concreto sera produzida em local fora da obra e depois sera

transportada para a obra e colocada ao tabuleiro por meio de trelica lancadeira. A regido de

icamento da viga sera feita a 1,50 metros da sua regido de apoio. Considerando um peso total

da viga de 594 kN temos que as rea¢des da armadura de icamento sera de 296 kN, conforme

figura abaixo:

Ay

Serd utilizada 2 barras de ¢22,5 mm

/I\296 kN

296 kN T

J150 |

Figura 67 - ReacOes de icamento devido ao peso préprio

Dimensionamento das areas de armadura dos tirantes

_Rstl 296

" fyd 43,48

=6,80 cm2

[150 ]
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7.2. LAJES

Os esforcos na laje do tabuleiro foram obtidos em duas direcdes.

fletor no eixo longitudinal do tabuleiro. M

Mll refere-se a0 momento

2refere-se a0 momento fletor no sentido

transversal do tabuleiro. A partir dos resultados da modelagem estrutural temos 0s seguintes

valores para dimensionamento.

7.2.1. Célculo da armadura para flexédo

a) Armacao transversal — Momento maximo

KMD = Mzd _ 42’??5000
bw d ’ fcd 10,147
1,4
KMD = 0,086

Para KMD = 0,086 , temos KX = 0,133 e KZ = 0,947

Assim temos:
M, 42,0
KZ-d-f, 0,947-0,14-5%15

A=

A = T73cm?
Utilizaremos 10 ¢10 ¢/10 cm

b) Armacao transversal — Momento minimo

105



KMD = Mzd =— 4533000
b, -d* T,y 1.0,14.35000
14
KMD = 0,0918

Para KMD = 0,918 , temos KX = 0,143 e KZ = 0,943

Assim temos:

M, — 450
KZ - d f.0,943.0,14- 5/15

A = 7,84 cm?

&_

Utilizaremos A = 10 ¢10 ¢/10 cm

c) Armagdao longitudinal — Momento méaximo

KMD = Mzd -— = :35000
bw -de- fcd 1- 0 11 =—=/—=
14

KMD =0 127

Para KMD = 0,127 , temos KX = 0,20 e KZ =0,92

Assim temos:

M, 38,25
KZ - d f.0,952.0,14- 5/15

A = 8,70 cm?

A%_

Utilizaremos A =7 ¢12,5c/14cm.

d) Armacéo longitudinal — Momento minimo

KMD = Mzd > gsooo

b, 0% Ty 1.0,14.3200

14

KMD = 0,0012
Para KMD = 0,0012, temos KX = 0,018 e KZ = 0,99
Assim temos:

M, 6,0
Ag —

} .50
Kde 0,99 0,14 115

A = 125cm?
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Sera utilizado armadura minima A, ;. = 2,3 cm?

7.2.2. Verificagao de lajes ao cisalhamento

De acordo com o item 19.4 da NBR 6118:2014 as lajes macigas podem prescindir de

armadura transversal quando a forca cortante de calculo obedecer a seguinte expresséo:

Vd SVRdl

S|

Sendo V,,, & forga cortante resistente de calculo dada por:
Vs =| 7q -K(1,2+40p) +0,15-,,, |-bw-d

onde:

7oy =0,25-
fctd = fctk,inf /7/0

_ A
P b, -d
onde:

Tqq - € atensdo resistente de calculo do concreto ao cisalhamento;

A, : é a area da armadura de tracéo que se estende até ndo menos que d+1, .. além da segdo

b,nec

considerada;

b, : é alargura minima da se¢do ao longo da altura util d;

N, : € aforca longitudinal na segdo devida a protenséo ou carregamento.

S|

Esforco cortante na laje do tabuleiro
A figura abaixo apresenta o esforco cortante na laje do tabuleiro, tendo como valor
maximo de Vsd= 72,4 kN
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Figura 68 - Esforgo cortante na lajte do tabuleiro

Il. Verificacdo ao esfor¢o cortante

7,84
00-14

2,25-1000

Viear = {(O’ 25-

V.,, =80,1 kN

.1(1,2+40-(1 j)+0,15-0]1,0-0,14

Como Vsd < Vrd1 temos que ndo ha necessidade de armadura para forca cortante.

7.2.3. Lajes pré-moldadas

As lajes pré-moldadas que serdo utilizadas como férma para a laje final serd composta por
armadura trelicada. Essa trelica apresenta sera composta pela a armacdo final da laje,
armadura positiva méaxima no sentido transversal. As lajes pré-moldadas devem ser
verificadas para resistir ao seu peso proprio e do concreto fresco da laje moldada in loco.
Deste forma temos que a carga atuante nas lajes pré-moldadas é 4,5 kN/m2. Utilizando lajes
pré-moldadas de 6 cm podemos calcular a armadura necessaria para resistir aos esforcos

atuante.

I. Céalculo da armadura necessaria

KMD=_— s _ 1'625000
b,-d%- Ty 1.0,03.22°%
14

KMD =0,073

Para KMD = 0,073, temos KX =0,11 e KZ =0,95
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Assim temos:

Ao M 1,63
KZ-d-f, 0,95.0,03.5%15
A = 131cm?

Como a laje pré-moldada integra a armadura resistente da laje do tabuleiro temos que sua

taxa de armadura é de 8 cm2 Desta forma, verifica-se que a laje pré-moldada resiste ao

carregamento da concretagem da laje final.

7.3. TRANSVERSINAS

Neste topico serdo apresentados os esforgos e realizado o dimensionamento das transversinas
de extremidade e as transversinas centrais. O calculo e as verificagcbes dos esforcos serdo

realizados de acordo com apresentado para o célculo de armadura passiva das longarinas.
7.3.1. Transversinas de extremidade

A. Esforgos Solicitantes

M, =132 kN.m
M, =—44 kN.m
V., =84 kN.m

B. Calculo da armadura de flexao

I.  Momento positivo maximo

M, = 132,0 kN.m

amp— Mo 132’035000
b, d- Ty 0,30.1,30. 222
14

KMD = 0,010

Para KMD = 0,010, temos KX = 0,015 e KZ = 0,99

Assim temos:
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M, 132,0

&_Kldffbswwoﬁ%m

A = 2,35cm?

&,min = 01164%'30136
A in = 6,7 cm?

Como A <A .in
Utilizaremos 4 barras de ¢16,0 mm.

Il.  Momento negativo maximo

M, . =-44,0 kN.m

M 44,0
KMD = ——¢ = '

b, 4% Ty 3.1 30.32000
KMD = 0,003

Para KMD = 0,003, temos KX = 0,005 e KZ = 0,99

Assim temos:

oM, 44,0
KZ-d-f, (199~L30-§9{15

A

A =0,78 cm? =0,78

Utilizaremos 4 barras de ¢16,0 mm
C. Armadura de pele
A‘s,pele =0,10%-30-100=3,9 sz

Seréo utilizadas ¢6,3mma cada 10 cm por face.
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D. Verificagdo ao cortante
a) Verificacdo do esmagamento da biela

Ve =0,27- ¢, - T4 -d :0,27'bw-0,86'%-0,30'1,30

Vegp = 2263,9 kN
V., <V, —>84,0 kN < 2263,9 kN — Atendido

b) Calculo de V,,

V., =84,0 kN

V. =0,6-f,-b,-d=06-22503-091

W

V. =368,5 kN

V,, =V, -V, =84,0-368,5
V,, =-284,5kN

Como V€ menor que 0, ou seja, o esforco cortante sera absorvido por Vc,

utilizaremos armadura minima. Para a =90° e estribos de ¢6,3 mm temos:

2 A fu _2:0,315-435
0,2f, -b, 0,2-3,2-30

ct,m ' w

s=14,3cm

Logo teremos: ¢#6,3 mm/14 cm
7.3.2. Transversinas centrais

A. Esforcos Solicitantes

M, =607 kN.m
M, =-131kN.m
V., =264 kN.m

B. Calculo da armadura de flexao
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I.  Momento positivo maximo

M, = 607,0 kN.m

KMD=— s _ 607'035000
b,-d" Ty 5 30.0,96-

KMD =0,0878
Para KMD = 0,0878, temos KX = 0,13 e KZ = 0,945
Assim temos:

Ao Mo 613,0
KZ-d-f, 0,945-0,96-5%15

A = 15,3 cm?

A%,min = 0,164%30102
&,min = 510 sz

Como As P As,min
Utilizaremos 8 barras de ¢16 mm.
Il.  Momento negativo maximo.

M, . =-131,0 kN.m

131,0
35000

KMD=—Ms ___
b,-d” Ty 03.0,96.

KMD = 0,02

Para KMD = 0,02, temos KX = 0,028 e KZ = 0,989

Assim temos:
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M, 131,0

Aizdr 0,96-1,30-50, ¢

A =3,2cnm?
Utilizaremos A, ;, =5,0 cm? com 4 barras de ¢12,5 mm.

C. Armadura de pele

A‘s,pele =0,10%-30-102=3,0 sz
Seréo utilizadas barras de ¢6,3mma cada 10 cm por face.

D. Verificacdo ao cortante

I.  Verificagdo do esmagamento da biela

V., =0,27-a,-f b, -d 20,27.0,86.%0,30.0,96

V., =1671,8 kN
V,, <Ve,, = 264,0 kN <1671,8 kN — Atendido

Il. Calculode Vou

V., =264,0 kN

V.=0,6-f-b,-d=06-22503-091
V. =368,5 kN

V,, =V, -V, =264,0-368,5
V,, =-104,5 kN

Como V,é menor que 0, ou seja, o esforco cortante serd absorvido por Vc,

utilizaremos armadura minima. Para a =90° e estribos de ¢6,3 mm temos:
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. A, fu  2-0,315-435
0,2f, -b, 0,2-32-30

ct,m " Mw

s=14,2 cm

Logo teremos: ¢6,3 mm/14 cm

7.4. APARELHO DE APOIO

Neste topico serd realizado o dimensionamento e a verificacdo do aparelho de apoio utilizado
entre as longarinas e a mesoestrutura. Serdo utilizados 8 aparelhos de apoio de neoprene e 0
dimensionamento ira ocorre para os esforcos no estado limite ultimo, com as carga definidas

abaixo:

7.4.1. Carregamentos, deslocamentos e rotacoes

e Forca vertical permanente (Fg) = 74700 kgf

e Forca vertical acidental (Fq) = 69850 kgf

e Rotacdo para cargas permanente (ag) = 0,00536 rad

e Rotacdo para carga acidental (aq) = 0,00356

o Coeficiente de majoracgdo de cargas (k): 1,5

e Deslocamento permanente longitudinal (ug) = 0,4 cm
e Deslocamento acidental longitudinal (ug,x) = 0,43 cm

e Deslocamento acidental transversal (ug,y) = 0,22 cm

7.4.2. Dimens0es do aparelho de apoio

e a=230cm (lado menor);

e b =40cm (lado maior);

e Cobrimento vertical (c.ver) = 25 mm;

e Cobrimento horizontal (c.hor) =40 mm;

e NuUmero de camadas de elastdmero (n) = 4;

e Espessura da camada de elastémero (t) = 1,2 cm;

e Moddulo de elasticidade transversal G = 9 kgf/cm?2

7.4.3. Limite de tensdo de compressao

114



_ Foax = 144550 kgf =130, 7kgf / cm2 — Atendido

O-méx_
a-b 30-40

Limitado a o, =150 kgf/cm?
7.4.4. Limitacédo da deformacéao de cisalhamento no elastbmero
e =388 + 0,16 + 0,79=4,83<5 — Atendido

onde:

a) deformacdo de cisalhamento devida a esforco de compresséo:

15 74700+1,5-69820

g =1, ~3,90
9.1106-6,97
onde:
A=Al1-Ys_Y|_090.39p[1 081043 0221 4146 0000
a b 202 392

Ar: area reduzida.

__ab 29,2392
2-t,(a+b) 2-1,2(29,2+39,2)

=6,97

S: Fator de forma.

b) Deformacéo de cisalhamento devida a esforco horizontal

(ug+U,)  (0,4+0,43)
:t = g g = :0,16
HEr=T 5,3

c) Deformacdo de cisalhamento devida a rotacéo

. 8% (g K- o) +0° (g +K- ) _ 29,2°(0,0054 +1,5-0,0036)

a 21212.4 =0,79
2:4- >t Il
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7.4.5. Limitacao ao deslocamento horizontal

u
Para cargas permanentes Tgy, = ?g <0,5

Para cargas permanentes Tgy,., = % <0,7
_ 0,4
a) Para cargas permanentes: Tgy, = c3 0,08<0,5
b) Para cargas permanentes mais carga acidental em x: Tgy, = % =0,16<0,7
. . 0,22
c) Paracargas permanentes mais carga acidental emy: Tgy, = =3 =0,04<0,7

7.4.6. Verificaclo da estabilidade a rotagéo

F-t, 1 1 144550-4-1,2 1 1
z sz — +—|= + =0,31
A (5G-S E 29,2-39,2 \5-10-6,97 20000

Y2 +3b'“b _o 0082'29’2 = 0,087 — Atendido

7.4.7. Verificacdo da estabilidade ao deslizamento

G-A'(u;+2-u,) 9-30-40(0,4+2-0,47)

Altura minima; T > =
6-A +0,1-F 6-1106 +0,1-1445500

=0,64 cm

Sob cargas permanentes temos que a tensdo maxima é:

. __F _ 74700
"X a.b 29,2.39,2

= 62,3 kgf/cm? > 30 kgf/cm? — Atendido

7.4.8. Verificacao da estabilidade a flambagem

F <2-a.G~S

AT 3T,
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Assim temos:

F 74700468850 .0
A 1106

2-a-G-S_ 2-29,2-10-6,97
3T, 3-(4-12+28.0,25)

Assim temos % < M — Atendido

"t
7.4.9. Dimensionamento das chapas metalicas

L3 F(h+t)y

ts Ar . fk = “s,min

De acordo com o catalogo técnico da Neoprex a espessura da chapa de aco minima é funcédo
da espessura da camada do elastdmero, dado pela tabela abaixo:

Tabela 30 - Espessura da chapa de aco minima

Espessura das Espessura
camadas de minima das
elastomero chapas de aco

5mm 2mm
6a10 mm 3 mm
11a14 mm 4 mm

Assim temos: t =2mm

C13-F-(t,+1,)-y 1,3-(1,2+1,2)-130 _

t
: A - f, 2100

19 mm

Seré utilizada espessura minima de 2mm
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8. CONCLUSAO

Foi por objetivo deste trabalho a apresentacao da concepcao estrutural de uma ponte composta
por longarinas em concreto protendido e a realizacdo de uma analise estrutural pelo método
dos elementos finitos para obtencdo dos esforcos nas vigas (longarinas), transversinas e lajes
presentes no tabuleiro. As longarinas em concreto apresentaram esfor¢os proximos o que é
algo vantajoso na uniformizacdo do dimensionamento e detalhamento. A uniformizacéo das
vigas mitiga possiveis erros de execucdo, o que pode gerar interrupcao o desastre na estrutura.
Também foi possivel perceber a importante da utilizagdo das transversinas centrais no
tabuleiro, pois elas trazem mais rigidez para o tabuleiro e diminui o efeito de tor¢do nas
longarinas. Pela analise dos métodos dos elementos finitos foi possivel notar que a laje tem
uma contribuicdo na obtencdo dos esforgos e transmissdo para as vigas, trabalhando como
elemento resistente no calculo das armaduras ativas e passivas. A correta analise da
superestrutura é de suma importante na obtencdo dos carregamentos para os elementos da

mesoestrutura e infraestrutura.

Por fim, foram obtidos como produto final deste trabalho as solicitacbes nos elementos da
superestrutura (vigas longarinas, vigas transversinas, lajes e aparelho de apoio), memorial de
calculo dos elementos da superestrutura no ELU e suas verificacdes no ELS e por fim plantas

de forma e armacéo ativa e passiva.
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