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b(-xm)_ largura colaborante para o momento fletor no meio do

vao para cargas que provocam momentos negativos, m

altura Gtil da segdo, cm
- resultante do empuxo ativo atuante no muro ou encontro,
kN/m

- mbédulo de elasticidade longitudinal do concreto, kN/cm2

(o]

- médulo de elasticidade longitudinal do ago, kgf/cm2

w

- altura da sec¢do transversal da laje da ponte, cm

-

- altura da sec¢do transversal do muro ou encontro, Cm

carga de uma roda do veiculo tipo 45 ou 30, kN

- carga de uma roda traseira do veiculo tipo 12, kN
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- carga de uma roda dianteira do veiculo tipo 12, kN
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- resisténcia caracteristica do concreto & compressao,
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medida em cubos de 15 cm, MPa

resisténcia de cdlculo do concreto a tragdao, MPa
resisténcia de cdlculo do concreto a tragdo obtida a
partir da resisténcia caracteristica a compressdo

medida em cubos de 15 cm, MPa

resisténcia caracteristica do ago a tragdo, MPa

1

resisténcia de cadlculo do ago a compressdo, MPa

resisténcia caracteristica do ago a compressdo, MPa

resisténcia de cdlculo do ago a tragdo, MPa
2

mbédulo de elasticidade transversal, kN/cm

carga permanente, kN/m ou kN/m2

carga estdtica equivalente, kN/m

forga horizontal, kN

altura tedrica dos muros ou encontros, m

. 4
momento de inércia, m

C ~ 4
momento de inércia da seg¢do bruta de concreto, cm

.. . . 4
momento de inércia dos pilares, m

momento de inércia da segdo fissurada, multiplicando-se

% ~ 4
a area de armagdo por 8, cm

. . . 4
momento de inércia do tramo, m

coeficiente de empuxo ou de Coulomb

coeficiente fornecido pela tabela de RUSCH para os

esforgos provenientes do carregamento permanente

coeficiente de rigidez, kN/cm

- distédncia da extremidade superior do nucleo central ao
centréide da se¢do, cm

- disténcia da extremidade inferior do nicleo central ao

centrdide da segdo, cm

vdo tedrico da ponte, m

distdncia aproximada entre os pontos de momento nulo do
diagrama de momentos devidos a carga permanente,cm ou m
- comprimento tedrico da placa na dire¢do principal, m

- comprimento tedrico da placa na diregdo secundéaria, m
M My, M- coeficientes fornecidos pela tabela de RUSCH
- momentos fletores devidos & carga permanente, kNm/m

- momentos fletores provenientes do tr&fego, kNm/m

- momento de fissuragido da segdo, kNcm
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momento fletor na se¢do genérica s, kNm ou kNm/m

momento fletor na diregdo principal, kNm/m

momento fletor na diregdo secundiria, kNm/m

momento fletor na diregdo principal no meio do engaste,
kNm/m

momento fletor na diregdo principal no centro do vdo e
meio da laje, kNm/m

momento fletor na direcdo principal no centro do vao e
bordo da laje, kNm/m

momento fletor na diregdo principal no bordo do

engaste, kNm/m

momento fletor na direg¢do secundadria no centro do vao e
meio da laje, kNm/m

forca normal, kN

carga distribuida & frente e atrds do veiculo tipo,
kN/m2

pressdo de terra a profundidade h do nivel do terreno,
kN/m2

pressao de terra devido & sobrecarga no terreno
adjacente ao topo do muro ou encontro, kN/m2

pressdo total atuante no muro a profundidade h do nivel
do terreno, kN/m2

pressdo de terra na se¢do genérica vy, kN/m2

carga distribuida no restante da placa, kN/m2

carga do veiculo tipo distribuida sobre sua &rea, kN/m2
carga mdvel uniformemente distribuida considerada no
cdlculo dos muros e encontros, kN/m2

resultante das forgas atuantes no plano de ruptura, kN
carga acidental, kN/m ou kN/m2

reag¢do na estaca, kN

espagamento da armadura transversal, cm

largura de distribuicdo, cm

forgas cortante provenientes do trafego, kN/m

forcas cortantes devidos 3 carga permanente, kN/m

for¢a cortante na se¢do genérica s, kN ou kN/m

forca cortante no meio dos apoios, kN/m

forca cortante no canto dos apoios, kN/m



Y, - distincia do centro de gravidade da se¢do bruta de
concreto a fibra mais tracionada, cm
@ - angulo de inclinagdo do terreno adjacente, graus
a - coeficiente de dilatagdo térmica do concreto, °c!
5a - coeficiente de agdo dinamica
65 e Bc - coeficientes de minoragdo aplicados a armadura e ao
concreto, respectivamente
Bl e Bz - fatores multiplicativos do a¢o e do concreto,
respectivamente
5 - coeficiente de flexibilidade, cm.kN''
At - variacdo de temperatura, C
€t ~ deformagdo especifica axial
6 - dngulo de inclinagdo do paramento interno do muro com a
vertical, graus
wl - dngulo de atrito entre a terra e o muro, dgraus
K - rendimento mecdnico da segdo
p. - taxa geométrica da armadura na segao transversal de
. concreto Acr, %
My, - coeficiente de aderéncia do ago
@ - coeficiente de impacto, &ngulo de atrito interno, graus
Y - peso especifico do material, kN/m3
Yo -~ coeficiente de minoragdo da resisténcia do concreto
Yo o coeficiente de minoragdo da resisténcia do ago
o - tensdo normal, kN/cm2 ou kN/m2
o - tensdo em servigo na armadura, kgf/cm2

-
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tensdo tangencial, kN/cm2 ou kN/m2

didmetro do agregado, cm



RESUMO

A possibilidade de redugdo ou até mesmo da
eliminacio do uso de formas e escoramento, diminuigdo do
tempo e melhoria da qualidade da obra, sdo alguns aspectos
que tém levado & adogdo da pré-moldagem em superestruturas de

pontes. Recentes estudos relatam que as chamadas pontes

integrais - pontes sem juntas - estdo tornando-se cada vez
mais utilizadas nos Estados Unidos e Canadd, pois minimizam
os custos com manutencdo e prolongam a vida Util da obra.
Procurando associar os beneficios <conseguidos com a
utilizacdo dos elementos pré-moldados aos da auséncia de
juntas, apresenta-se neste trabalho um tipo construtivo para
pontes de pequenos vdos em pdértico, com utilizagdo de
elementos pré-moldados na superestrutura ligados rigidamente
4 infraestrutura. Um processo aproximado de célculo é
apresentado e, a partir de um exemplo desenvolvido,
compara-se esta alternativa com uma construgdo similar em
viga, verificando-se que os custos diretos sdo basicamente
iguais. Através da avaliagdo dos esforgos provenientes do
carregamento mbével com a técnica dos elementos finitos,
chega-se a momentos fletores até 50% menores que os obtidos
pelo método aproximado, resultando assim numa consideravel
reducdo dos custos diretos quando se utiliza o sistema

estrutural em pdrtico.



ABSTRACT

The possibility of reduction or even the
elimination of the use of forms and bearings, reducing the

time and improving the qualitity of the work, are some
aspects which have led to the use of precasting in bridges

superstructure. Recent studies report that the so-called

integral bridges, jointless bridges, are becoming more used
in the United States of America and in Canada because they
reduce the costs of maintenance and prolonge the useful life
of the constructions. Trying to associate the benefits which
have resulted from the utilization of precast elements to the
ones from the absence of joints, it is present in this work a
constructive proposal to small span frame bridges using the
precast elements in the superstructure strictly connected to
the infrastructure. A design process for bending moments 1is
presented. The comparation between the construtive proposal
and similar with Jjoint between the superestructure and
infrastructure, by using this design process, shows that the
direct cost is basically the same. Through the evaluation of
the efforts that come from the mobile carrying with the
technique of finite elements, it can reach bending moments
that are even 50% lower than those gotten from the presented
method. In this case, a significative direct cost reduction

can gotten with frame structure system.



1 - INTRODUGAO
1.1 - PRELIMINARES

No Brasil as estruturas das constru¢des de concreto
armado s3o, na sua maioria, moldadas no local. As técnicas da
pré-moldagem do concreto aparecem como uma alternativa para o
aumento da produtividade e da qualidade dessas construgdes.
Possibilitam também a redug¢do do tempo de obra e dos
desperdicios com materiais.

E evidente que nd3o ha uma delimitagdo precisa do
que seja adequado para a construgdo monolitica, para a
pré-fabricagdo ou para a pré-moldagem junto a obra. Isto
depende sempre de circunsténcias locais como também depende
da economia do pais, de seu desenvolvimento técnico, de suas
condigdes de transporte e de muitos outros fatores.

A utilizac3o da pré-moldagem no Brasil, apesar de
haver muito terreno a percorrer, tem avangado muito, e O seu
emprego nas superestruturas de pontes tem se intensificado
cada vez mais. Isto talvez se deva ao fato de que um maior
controle de qualidade assegura menores problemas com
manutencdo e de gque muitas vezes o tempo € um fator
prioritdrio, como no caso em gue ha interrupgdo de trafego.
Além disso, normalmente as pontes sdo implantadas em locais

que podem apresentar certas adversidades, como a dificuldade



de acesso de equipamentos, presenca de &gua e possibilidade
de inunda¢des. Excetuando-se a dificuldade de acesso de
equipamentos, as demais adversidades favorecem o emprego da
pré-moldagem.

Notadamente nestes tipos construtivos, o projeto
estrutural tem grande importdncia pois praticamente toda

construcdo resume-se na estrutura, ndo havendo uma interagdo
com as outras partes da construcdo, tais como vedagdes,
instalag¢des, etc. Este fato também contribui para o emprego
da pré-moldagem.

As solicitacgdes correspondentes ds situag¢des finais
de projeto nas pontes normalmente sd3o elevadas. Como
consequéncia disto, as situa¢Bes de transporte e montagem dos
elementos pré-moldados ndo acarretam, na maioria das vezes,
acréscimos de armaduras ou das se¢des resistentes.

A faixa de v3os que melhor se aplica a pré-moldagem
de f&brica tem o 1limite convencional de 30 metros. Este
limite & fornecido pelo PRESTRESSED CONCRETE INSTITUTE (PCI)
(1975), e corresponde a vdos de pontes construidas com
elementos pré-moldados que podem ser produzidos em fébricas e
transportados para o local de implantagdo da obra.

Pelo fato de serem comumente empregados, as pontes
de pequenos vdos chegam a representar uma parcela
significativa no custo de implantagdo das estradas. Segundo o
PCI (1975), dois tergos das 600.000 pontes existentes nos
Estados Unidos da América e Canadd sdo localizadas em
estradas secundarias, municipais ou rurais, o gque permite
presumir que a maior parte delas sejam pontes de pequenos
vaos.

A necessidade de constru¢des mais duréaveis e que
requeiram o minimo de manutengdo, associado a um melhor
comportamento estrutural, tem levado recentemente oS
projetistas a optarem por pontes sem juntas.

Em recentes trabalhos, BURKE (1990) e GREIMANN
(1989) discutem sobre a tendéncia atual de implantagdo dessas

obras, questionando-se aspectos de projeto e até mesmo



solugdes para se converter pontes com juntas nas denominadas
pontes integrais.

O presente trabalho é voltado para as pontes
rodovidrias, porém, excetuando-se algumas aplica¢des
especificas, aplica-se também a outros tipos de pontes.

Utiliza-se, no decorrer do trabalho, a denominagdo
"ponte em viga" e "ponte em pdrtico" para a classificagdo do
sistema estrutural da superestrutura, diferenciando-se da
classificagdo quanto a segdo transversal de "ponte de laje" e
"ponte de viga".

1.2 - OBJETIVOS

Visando associar os beneficios da utilizagdo de
elementos pré-moldados em pontes de pequenos vaos agqueles
obtidos com a construgao sem juntas, tem este trabalho os
seguintes objetivos:

a) apresenta¢do de um tipo construtivo de ponte de pequeno
vao com utilizag¢do de elementos pré-moldados na
superestrutura ligados rigidamente & infraestrutura, o
desenvolvimento de uma metodologia de cédlculo e as
verifica¢des necessarias ao caso;

b) comparagdo dos custos diretos, através de um exemplo
desenvolvido, do tipo construtivo escolhido com uma ponte
similar em viga (sistema isostéatico);

c) comparagdo dos esforgos obtidos através do procedimento de
cdlculo apresentado (aproximado) com os mesmos obtidos

através da utilizag¢do do método dos elementos finitos.
1.3 - APRESENTACAO DO TRABALHO

O trabalho estd dividido em seis capitulos e quatro
anexos descritos a seguir.

No capitulo 1 é feita a introduc¢do, enunciados os
objetivos e descrita a apresentagdo do trabalho.

z

No capitulo 2 é apresentado uma descrigdo dos tipos



de pontes existentes, destacando-se os sistemas estruturais
comumente empregados e as se¢des transversais das vigas

pré-moldadas utilizadas.

O capitulo 3 €& destinado & descrigcdo do tipo
construtivo escolhido, ponte em pdértico de pequeno vdo com
superestrutura formada de elementos pré-moldados,
procurando-se justificar a escolha do sistema estrutural e da
secdo transversal da viga pré-moldada. Discute-se também

sobre alguns problemas relativos a utilizacdao de sec¢des
compostas de concreto/concreto.

No capitulo 4 é apresentada uma metodologia para o
cdlculo de pontes de concreto armado tanto para o tipo
construtivo escolhido quanto para um similar em viga (sistema
estrutural isostatico).

No capitulo 5 um exemplo é desenvolvido para ambos
os sistemas estruturais discutidos no capitulo 4. Uma
comparag¢ao entre os consumos de materiais é feita para a
andlise dos custos diretos da obra. Os esforgos (momentos
fletores) devidos ao carregamento mdével sdo comparados com Os
esforgcos obtidos com a utilizag¢do do Método dos Elementos
Finitos.

O capitulo 6 destina-se a apresentagdo de
conclusdes e sugestdes.

Quatro anexos sdo desenvolvidos com o conteido
descrito a seguir:

Anexo A - dimensionamento de aparelhos de apoio elastoméricos
segundo o SERVICE CENTRAL D'ETUDES TECHNIQUES;
Anexo B - graficos de iso-momentos obtidos com o calculo

utilizando o Método dos Elementos Finitos (item 5.5);
Anexo C - detalhamento das estruturas utilizando os esforgos

obtidos no capitulo 5 (método aproximado).

Anexo D - gréaficos de momentos fletores e forgas cortantes

(método aproximado) para as duas alternativas

estudadas, devidos aos varios carregamentos a que

estdo submetidas (Tabelas 5.4, 5.6 e 5.13).



2 - TIPOLOGIA DAS PONTES DE PEQUENOS VAOS COM UTILIZAGAQ
DE ELEMENTOS PRE-MOLDADOS NA SUPERESTRUTURA

2.1 - INTRODUGAO

Uma das maiores aplica¢des de pré-moldados de
fibrica no Brasil estid na construgdo de superestruturas de
pontes. Entretanto essas aplica¢Ses ainda estdo aquém
daquelas de outros paises mais desenvolvidos, como 0s Estados
Unidos da América (EUA) e a Inglaterra, onde Jja existe uma
padronizagdo de elementos [PCI (1975) e SOMERVILLE (1971)].

Em trabalho sobre substituicdes de pontes no estado
de Minnesota, EUA, HILL & SHIROLE (1984) concluem existir uma
tendéncia definitiva em nd3o se realizar construgdes que
exijam trabalho e tempo excessivos, optando-se pela
utilizacdo da pré-moldagem em relagdo a construgdo moldada no
local. O levantamento realizado pelos autores op cit, baseado
em 3652 substituicdes no periodo de 11 anos, indicou que as
vigas pré-moldadas protendidas sdo comumente utilizadas nas
rodovias estaduais, sendo que as segdes que possibilitam a
eliminacdo de férmas para a constituigdo do tabuleiro (segdes
tipo T), mostraram-se mais econdmicas que as demais. Além
disso, as menores alturas destas segles possibilitam a
reducdo do trabalho de movimento de terra nas rampas de
acesso & ponte. Para vdos de até 15 metros O governo do

estado de Minnesota, EUA, tem adotado estruturas do tipo laje



moldada no local. Embora estas estruturas sejam
economicamente viaveis, o trabalho dispendido com férmas e
escoramento torna a sua execu¢ao lenta e os problemas com a
cura e o controle de qualidade em campo também estdo
presentes [HILL & SHIROLE (1984)].

SOMERVILLE (1971), a partir de estudos comparativos
de custos entre diferentes tipos de construcdes com vaos

entre 12 e 18 metros, diz ser muito dificil obter dados reais
de custo partindo-se de realizagles praticas prévias,
podendo-se, no entanto, observar certas tendéncias gerais:

- para vdos de até 18 metros construgdes com laje maciga
oferecem maior economia;

- para casos em que ndo se tem exigéncias especiais para
minimizar a interferéncia do trédfego por baixo da ponte, o
tabuleiro de concreto moldado no local é preferivel sendo
que nagueles casos em que se dad tal exigéncia ou em gque os
trabalhos provisbérios devam reduzir-se ao minimo, o
tabuleiro misto empregando vigas com segdo T invertida,
resulta-se, geralmente, mais econdmico.

Ainda segundo SOMERVILLE (1971), a maxima economia
conseguida com a utilizagdo de pré-moldados resulta da
industrializagdo das vigas, devendo-se haver intima

colaboragdo entre projetista e fabricante.

2.2 - SISTEMAS ESTRUTURAIS
2.2.1 - CONSIDERACOES PRELIMINARES

Na concepgdo dos sistemas estruturais deve-se
observar dois aspectos: construtivos e estruturais. Para o
caso de estruturas pré-moldadas de concreto, na maioria das
vezes, Os aspectos construtivos preponderam sobre os aspectos
estruturais. Isto porque a concep¢do do sistema estrutural
deve objetivar facilidade de execugdo, manuseio e transporte
dos elementos pré-moldados e facilidade de montagem e
execugdo das 1ligagdes destes elementos para formar a

estrutura.



Face a importincia dos aspectos construtivos, os

sistemas estruturais empregados em estruturas pré-moldadas de
concreto nem sempre sdo aqueles mais apropriados as
estruturas moldadas no local. Dessa forma, escolhe-se

normalmente para sistemas estruturais formados a partir de
elementos pré-moldados, aqueles obtidos a partir de ligagdes
mais simples. Isto, no entanto, acarreta certos
inconvenientes, como a necessidade de utilizagdo de juntas,
sem divida alguma, indesejdveis a qualquer tipo de ponte.
BURKE (1990) discute sobre a construgdo de pontes

sem juntas, denominadas pontes integrais, nos Estados Unidos

da América (EUA) e Canadd. Em breve relato sobre a evolugédo
dos projetos e constru¢des de pontes, ele comenta sobre a
utilizagdo do elastbébmero no fechamento de Jjuntas do
tabuleiro, instalado pela primeira vez no inicio dos anos
sessenta em pontes dos EUA. Desde os primeiros usos,
numerosos tipos de juntas de elastdmerc foram desenvolvidas
visando o fechamento tanto efetivo quanto durével. A maioria
dos projetos desapontaram, pois algumas juntas necessitaram
maior manuten¢do que as pontes originais sem o elastdmero,
levando os engenheiros a buscar novas opg¢des.

A anédlise dos custos de varios tipos de pontes tem
mostrado diferencas marcantes. Entretanto, para duas pontes
construidas essencialmente iguais, exceto que uma foi
concebida com encontros separados e juntas de tabuleiro e a
outra com encontros integrais, a ponte com Jjuntas era
usualmente mais cara. Soma-se o fato de que muitas pontes
construidas com juntas nos encontros foram e ainda estéo
sendo seriamente danificadas com as pressOes geradas pela
pavimentacdo. Consequentemente mais engenheiros passaram a
apreciar os méritos das pontes integrais para pontes de
pequenos a médios vaos.

A continuidade conseguida por essas constru¢des ira
sujeitar a superestrutura a tensdes causadas pela resposta da
mesma a fixacd3o da infraestrutura, aos gradientes e as
mudancas de temperatura, & retragdo do concreto, etc. A

justificativa para a sua adogao esté baseada no



reconhecimento de que para pontes de pequenos e médios vaos,
significativamente maiores danos e infortGnios tem sido
causadog pelo uso de juntas no tabuleiro do que pelas tensdes
que estas juntas pretendem previnir. A eliminagdo de juntas
caras e aparelhos de apoio e dos detalhes e procedimentos
necessdrios para permitir seus usos, geralmente resulta em
pontes mais econdmicas.

BURKE (1990) relata que comumente, em muitos
estados dos EUA, as superestruturas concebidas com a
utilizacdo do concreto pré-moldado estdo substituindo

pequenas pontes moldadas no local. Consequentemente os
problemas associados com a retragdo inicial do concreto estao
sendo gradualmente eliminados.

Em muitos aspectos as pontes sem juntas - pontes
integrais - tem tido seu desempenho relativamente 3as
similares com juntas, mais efetivos, pois elas permanecem em
servico por longos periodos de tempo com apenas moderadas
manutencdes e reparos ocasionais.

A viabilidade das 1liga¢des que possibilitem a
distribuicdo de momentos fletores deve, portanto, ser
cuidadosamente analisada, considerando-se todos os aspectos
positivos e negativos do caso em questdo.

Os sistemas estruturais comumente empregados no
projeto e construgdo de pontes de pequenos vdos sdo os de
vigas, pbértico e arcos. Discute-se a seguir alguns aspectos

dos sistemas estruturais em vigas e pdrtico.
2.2.2 - PONTES DE PEQUENOS VAOS EM VIGA

As pontes em viga caracterizam-se por apresentarem
ligag®es que ndo permitem a transmissdo de momentos fletores
da superestrutura para a infraestrutura.

Para o emprego de elementos pré-moldados a
utilizacdo de vigas simplesmente apoiadas € a mais adequada
sob o aspecto construtivo. Entretanto constituem um sistema
estrutural relativamente pobre, pois fixado o comprimento do

v3o, restam poucas possibilidades de melhoria da distribuigao



dos esforgos.

As vigas simplesmente apoidas com balangos
possibilitam uma melhor distribuigdo dos esforgos, pois
introduzindo-se momentos negativos. nos apoios reduz-se O©S
momentos positivos no meio do vdo. Além disso possibilitam,
de uma forma simples, a eliminagdo dos encontros. Contudo
esta solugdio se justificaria para vdos maiores e dificultaria
a aplicagdo dos elementos pré-moldados e o emprego da

protensdo. Deve-se também tomar precaugdes para que ndo haja

fuga de material nas extremidades da ponte, junto aos

aterros.
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Figura 2.1 - Pontes de pequenos vdos em viga:
a) Simplesmente apoiada sem balangos;
b) simplesmente apoiada com balangos.
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2 9 3 . PONTES DE PEQUENOS VA0S EM PORTICO

Na construcdo de pontes,. os pdrticos surgem pela
ligagdo, com rigidez 3 flex3o, das vigas da ponte
(superestrutura) com as paredes dos encontros ou com os
pilares (infraestrutura).

Neste tipo estrutural, parte da flex3do da viga é
transmitida para os pilares, o que possibilita a redugdo das
solicitacdes na superestrutura a custa da flexdo da

infraestrutura.

pala adogio de rigidezas diferentes, pode-se
influir na distribuicdo dos momentos fletores. No caso dos
pilares do poértico serem mais rigidos, o momento no V&o é
pequeno; no caso de serem mais flexiveis, o momento no vdo &

grande.

mll““”""ln

Figura 2.2 - Distribuigdo dos momentos fletores nos pérticos:
a) bi-engastado; b) biapoiado
Fonte: LEONHARDT (1979)

As alternativas possiveis dos esquemas estdticos
para as pontes de pequenos vdos em pbdrtico sao:

a) Portico bi-engastado - especialmente indicados para o caso
de viadutos com passagem inferior e pequenas travessias.
Embora de uso pouco comum no pais, variagbes com tramos
adjacentes podem ser utilizadas em viadutos sobre
rodovias, aproveitando-se a segado do terreno disponivel e
vencendo vaos relativamente maiores;

b) podrtico biarticulado - com aplicagdes andlogas ao

bi-engastado. E possivel que existam tramos adjacentes
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Figura 2.3 - Pérticos engastados
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apoiados, conforme o caso anterior. As articula¢des sdo na

maioria das vezes, apenas articulagdes eldsticas (com

forte armadura de cintamento);

—YETRTE] e

=

Ve =y

i\\:“’-‘

Figura 2.4 - Pérticos articulados
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c) pbérticos fechados ou quadros - s3o adequados para
passagens inferiores, sobre terrenos de muito mé

qualidade. Podem ser de uma .ou mais células e sdo

utilizados para vdos bastante pequenos.

===l ==l

=\ =\\=)

T=TT=171= IT=1]

e

3
g

-

\

=il=\=
T=U=[

=== " — M= == 1=11

Figura 2.5 - Pérticos fechados
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2.3 - SEGOES TRANSVERSAIS

O tabuleiro de uma ponte, na sua integridade, &
muito dificil de se prefabricar. Isso leva a uma partig¢do ou
divisdo de elementos, que possibilitem o seu transporte e

montagem, e a uma posterior solidarizag¢do para formar a ponte

completa.

Tradicionalmente tem-se optado por uma partigdo

paralela ao eixo da ponte devido as vantagens resistentes,
originando-se as vigas cuja dimensdo preponderante é a

longitudinal. Existem casos em que a dimensdo preponderante
escolhida é a transversal, como na adogdo de aduelas para
balan¢gos sucessivos, ndo sendo a preferivel para os vdos e
tipos estruturais a que se destina o presente trabalho.

Na escolha da seg¢do transversal das vigas deve-se
optar por aquela que malor economia oferega. Segundo KONCZ
(1975), a maior ou menor economia das se¢des de vigas
submetidas & flex3c é avaliada pelo material necessério e
pelo custo de sua produgdo.

O custo de sua produgdo depende do tamanho da
série, do grau de dificuldade de execu¢do do elemento e do
seu tamanho e peso.

O total aproveitamento do material utilizado em um
elemento resistente tem sido sempre uma das metas dos
projetistas. A seg¢do é tanto mais econbmica gquanto maiores
forem os momentos fletores resistidos com igual &rea de segao
transversal de armadura.

Basler desenvolveu um indice de rendimento para o
estudo de secdes de concreto protendido de iguais alturas
[KONCZ (1975)]. Ele é definido a partir do parametro m,

obtido da seguinte forma:

onde:
M = momento resistente da secgdo;

14



altura da segdo;

peso do elemento por unidade de comprimento

) [ogo]
Figura 2.6 - Rendimento mecénico de algumas segbes

transversais
Fonte: KONCZ (1975)

Admitindo-se comportamento eldstico linear do

material composto, o valor de m pode ser expresso da seguinte
maneira:

m = 207 K (2.2)
sendo:
k1'nf+ ksup
K = 5 (2.3)
onde:
k = rendimento meclnico da seg¢do;
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kinf+ksup= distdncias das extremidades do nlcleo central ao

centrdide da secdo;

0 = tensdo admissivel determinada em fungdo da resisténcia do
concreto; _
vy = peso especifico do material composto.

O coeficiente de rendimento k depende somente da
geometria da se¢do transversal. A varia¢do do seu valor para
algumas secdes transversais pode ser observada na Figura 2.6.

As pontes sdo normalmente classificadas, quanto a

secdo transversal, em pontes de laje e pontes de vigas.
Deve-se, no entanto, lembrar que em consequéncia da partigdo
do tabuleiro as pontes pré-fabricadas sdo caracterizadas por
um grande nuimero de elementos unidos. Desse modo, a
distribuigdo das cargas concentradas entre os distintos
elementos que a compdem conduz a uma disposig¢do construtiva
que favorega esta distribuig¢do. Isto permitird reduzir os
esfor¢cos suportados por cada elemento, com as consequentes
economias em material e peso prdéprio. Por outro lado a melhor
solidarizagdo entre os elementos para se conseguir uma
distribuigado equilibrada, somente se consegue
incrementando-se o trabalho em obra, que & onde se realiza a
unido dos elementos pré-fabricados.

A forma das 1liga¢des transversais pode entéo
conferir comportamento estrutural variando do das pontes de
laje até o do das pontes de vigas.

As principais se¢des transversais dos elementos que
utilizam o concreto armado ou protendido e a forma de se

prover a ligagd3o entre eles sdo apresentadas a seguir

[Fernandez Ordoiiez, Fernandez Casado, Leonhardt, PCI,
Sommerville apud E1 Debs (1991)]:
a) Secdo retangular macig¢a (Figura 2.7) - de fabricagdo e

montagem muito simples podendo-se prever Dbancadas de
fabricacdo com largura varidvel possibilitando adaptagdo a
qualquer largura de tabuleiro. Possui elevado peso por m2,

o que limita a sua aplicagdo a vdos bastante pequenos;
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b)

se¢do retangular vazada (Figura 2.8) - os vazamentos
proporcionam maiores valores de rendimento mecdnico que as
seqéés do caso anterior, entretanto continuam sendo muito
pesadas e, segundo FERNANDEZ ORDONEZ et alli (1974), ndo
conseguem competir com as se¢les de vigas para Vaos

maiores que 10 metros. Pode-se obter os vazamentos a

partir de fOrmas perdidas, tubos infldveis ou por meio de
extrusdo, sendo que as duas Ultimas alternativas

inviabilizam o emprego de diafragmas;

secdo caixdo (Figura 2.9)- possui flexibilidade para
vencer v3os variaveis adequando-se sua altura ou
separando-se as vigas, sendo que esta Ultima alternativa
anula as principais vantagens da segdo relativas a
facilidade de execucgdo. Possui altos indices de rendimento
mecédnico porém apresenta certas dificuldades construtivas
necessitando de 2 etapas de concretagem. O vazamento &
obtido com formas perdidas ou através de procedimentos
sofisticados. Podem ou nd3o ser concebidas com diafragmas
em suas extremidades sendo mais comum a Ultima opgdo.
Existem varia¢des como a segdo trapezoidal vazada e a

secdo com dois vazamentos, raramente empregadas;

secdo T e suas variag¢des (Figura 2.10) - as segbes T, TT,
miltiplos T e canal s3o de fabricagdo simples, de facil
desforma e com flexibilidade para variar a altura. Por
possuirem a laje incorporada sdo pesadas e possuem O
centro de gravidade da seg¢do alto, O gue causa
inconvenientes para a situagdo em vazio (peso prdprio e
protensdo antes das perdas), no caso de concreto
protendido. Existe ainda a segdo U invertido, que pode ser

considerada como mais uma das variag¢des da segdo T;

secdo duplo T (Figura 2.11) - também chamada de segdo I e
secdo "bulb tee", dependendo da variagdo das larguras das

mesas inferior e superior. Possuem altos Indices de
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g)

rendimento meclnico, sendo consideradas ideals para
resistir & flexdo. Sdo largamente empregadas e cobrem uma
faixa bastante grande de vdos, “entretanto a variagdo da

altura & complicada tendo-se, normalmente, os moldes
definidos em trés partes: mesa inferior, alma e mesa

superior;

secdo T invertido (Figura 2.12) - apresenta maiores

dificuldades para fabricacdo em relagdo a segdo T normal.
A concretagem & dificil necessitando de muita vibragdo e a
variagdo da altura reguer moldes miltiplos. Sua
versatilidade de emprego e facilidade de realizar-se a
ligagdo transversal entre os elementos, faz com que ela
seja bastante utilizada. Podem, por exemplo, ser

utilizadas para execucdo de lajes macigas ou vazadas.

se¢des trapezoidais e U (Figura 2.13)- podem ser vistas
como variag¢des da segdo T invertida, com vantagens e
desvantagens em relacdo a ela. Oferecem maior facilidade
de execugdo do bordo do tabuleiro e necessitam de menos
pecas para formia-lo, pois podem ser mais largas. Porém
possuem maiores dificuldades de fabricagdo e estdo mais

suscetiveis a danos com o transporte e a montagem.
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3 - TIPO CONSTRUTIVO ESCOLHIDO
3.1 - INTRODUGAO

Adota-se no presente trabalho o sistema estrutural
em pdértico com superestrutura constituida por elementos
pré-moldados de segdo T invertido.

Procurando-se simplificar os aspectos construtivos
das estruturas pré-moldadas, a adogdo de 1ligagdes mais
simples entre os elementos que a compdem &€, na grande maioria
das vezes, objetivada. Desse modo, as pequenas pontes, cuja
superestrutura € formada por elementos pré-moldados,
usualmente s3o construidas com vigas biapoiadas.

A escolha do sistema estrutural em pdrtico é feita
na tentativa de, a custo de maior necessidade de mdo-de-obra
e consequentemente de tempo, na realizagdo da ligagao entre a
superestrutura e infraestrutura, obter-se economia a partir
do melhor comportamento estrutural e da durabilidade da
construgdo.

Segundo LEONHARDT (1979), para pontes pequenas (até
20 metros) de apenas um vdo, a superestrutura em laje maciga
é apropriada. Para pontes pequenas em pdrtico, o autor op cit
diz ser também a laje maciga adequada, sendo que OS
encontros, do mesmo modo, sdo constituidos por lajes macigas.

Estando-se diante de ambas as situa¢des, adota-se o

26



sistema estrutural em pbdrtico com encontros e superestrutura

em laje maciga.

£ interessante salientar que do ponto de vista da
estrutuia esta proposta construtiva €, em principio, tanto
mais apropriada quanto menor for o vdo e maior for a altura
dos encontros, pois é nestas situagdes que mais beneficios se

obtém com o uso do sistema estrutural em pbrtico.

3.2 - ESCOLHA DA SECKO TRANSVERSAL DO ELEMENTO
PRE -MOLDADO

Tendo-se estabelecido a superestrutura em laje
macica, a escolha da segdo tranversal do elemento pré-moldado
que a formaréd fica simplificada.

Tomando-se como referéncia as segbes apresentadas
no item 2.3, conclui-se que aquelas que melhor servem ao
presente propdsito sdo a segdo retangular macig¢a, a segdo T
invertido e a segdo U, pois todas elas possibilitam redugao
significativa do trabalho e gastos com formas na execugdo da
laje. Estas segdes podem ser produzidas com a armadura
principal longitudinal e de <combate ao cisalhamento
necessarias & ponte, o que reduz o trabalho de armagdo na
obra.

Para se conseguir a distribuigdo transversal das
cargas e dessa forma manter o efeito de laje, sdo adotados
procedimentos como a execugdo de uma capa de concreto moldado
no local, a utilizagdo de chaves de cisalhamento (shear key)
e de barras de a¢o passantes por furos previamente executados
nos elementos.

Segundo LEONHARDT (1979), os elementos pré-moldados
devem ser protendidos transversalmente em conjunto, no minimo
nas proximidades dos apoios e a ¢/2 ou ¢/3, sendo ¢ o vao
tedbrico, para se obter o efeito de laje.

A escolha da segdo em T invertido se faz através
das préprias caracteristicas desta e das demais segdes

(macica e U), j& discutidas no item 2.3. Assim, a segdo em
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CONCRETO MOLDADO NO LOCAL
AS CHA
JUNTAS CHAVE E ARMADURA TRANSVERSAL

Figura 3.1 - Procedimentos adotados para possibilitar a
distribuigdo transversal das cargas

laje maciga pode causar incovenientes com o transporte e
principalmente a montagem, devido ao elevado peso prdoprio. A
preferéncia pela segdo T invertido com relagdo a segdo U
di-se pela maior facilidade de se prover a ligagdo tranversal
entre os elementos, possibilitando até mesmo a eliminagdo da
protensdo transversal, aliadas as vantagens com relagdo a
fabricagao, transporte e montagem. Esta se¢do também
possibilita uma certa facilidade de se prover a ligagdo
rigida entre a superestrutura e a infraestrutura.

Os problemas que surgem na execugdo dos bordos do
tabuleiro e da dificuldade em se variar a altura desta segdo
(T invertido) sdo discutidos no item 3.5, onde analisa-se O

processo construtivo para o caso em qguestao.
3.3 - UNIAO ENTRE SUPERESTRUTURA E INFRAESTRUTURA

Um dos problemas mais dificeis, tanto no projeto
como na construgdo de estruturas formadas por pecas
pré-fabricadas de concreto & o da unido destas dltimas. E
muito importante que a construgdo das unides seja cbmoda e
que as pequenas e inevitaveis imprecisdes e desvios, dentro
das tolerancias nas dimensdes, nfo influenciem nas tensoes
previstas de modo prejudicial nem produzam trocas

inadmissiveis na distribuicdo de tensdes da estrutura.
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E desejdvel que a estrutura esteja apta a suportar
as cargas o quanto antes possivel, de preferéncia
imediatamente apbs efetuar-se as unides. No entanto esta &
uma caracteristica das unides secas, uniBes realizadas por
simples colocagdo de duas pegas uma sobre a outra, sem adigao
de material de ligagdo.

O método mais simples para se formar uma unido
rigida em 1liga¢des entre pilar e viga de edificios, &,
segundo MOKK (1969), através do prolongamento das barras de
ago das pegas a unir e, por traspasse ou solda destas, prover

a continuidade da estrutura com uma adequada concretagem
posterior. Este tipo de unido é classificada como unido
Gmida.

As unides Umidas tem o carater do material das
estruturas que se unem. Seu uso evita descontinuidades entre
as pegas, de modo que se conserva o carater essencial das
estruturas de concreto armado. Desse modo, as estruturas
unidas mediante unides Umidas tem o carater monolitico. Em
adigdo, estas unides sdo mais adequadas para suportar
forgas maiores e sdo muito menos sensiveis a imprecisdes que

as unides secas.
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e) b) c)
a,b - concretando as barras salientes
de a¢o de ambas as pegas;
c,d - por soldagem;
1 concreto moldado no local
2 soldagem
3 furo para introdugdo do concreto

q4)

Figura 3.2 - Unido rigida entre pilar e viga
Fonte: MOKK (1969)
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Ainda em MOKK (1969), & comentado o método de se
prover uma unido rigida através da soldagem. Este método,
embora tecnicamente apropriado, - exige muito esmero e
destreza. A colocagdo das barras de ago requer um cuidado
particular para se evitar que uma interfira na outra. A
execucdo fica complicada pois o trabalho deve efetuar-se no
local da unido. Uma desvantagem adicional deste método esta
no uso excessivo de ago.

Em LEONHARDT (1978), é apresentada uma forma de se

realizar unides rigidas entre pisos e paredes executando-se
emendas por traspasse de lagos em gancho (Figura 3.3).

No caso da ponte este método possibilita a
interrupgdo da concretagem, realizando-se juntas de

construgdo entre os encontros e a laje.

VAT T8

Junte
construcdo

| |

|
| |
I I
L.L__n_.dLJ

Figura 3.3 - Unido rigida entre pisos e paredes
Fonte: LEONHARDT (1978)

Propdem-se a realizagdo da unido entre a
superestrutura e a infraestrutura da ponte efetuando-se
emendas por traspasses de lagos em gancho, conforme LEONHARDT
(1978), executando-se posteriormente wuma concretagem da

mesma, constituindo, desta forma, uma unido Umida.
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3.4 - CONSIDERAGOES SOBRE O PROJETO
+3.4.1 - COM RELAGAO AS UNIOES

Quando uma estrutura exteriormente hiperestatica é
obtida mediante a unido rigida entre estruturas isostéticas,
especial atengdo deve ser dada ao projeto da mesma. Para os

seus pesos proprios os elementos a serem unidos devem ser
dimensionados como isostdticos e para as cargas que atuarao
apés o estabelecimento da continuidade da estrutura o
dimensionamento deve realizar-se levando-se em conta a
hiperestaticidade.

Sempre que se unem estruturas isostaticas
submetidas ao peso préprio ou a alguma outra carga para
formar estruturas hiperestdticas ocorre uma redistribuigdo de
tensdes devido & fluéncia. No presente caso isso significa
que a ag3o do peso prdprio provocard, devido & fluéncia,
momentos negativos sobre os nds do pdértico.

Em certos casos a fluéncia gradual devida a agdo da
carga permanente pode exceder cerca de cinco vezes as
deformacdes eldsticas iniciais. Como exemplo tem-se uma viga
continua formada unindo-se vigas simplesmente apoiadas que,
flete devido & fluéncia. A deformada resultante ndo & de uma
viga simplesmente apoiada e sim de uma viga continua, sendo
sua curvatura continua. As flechas anteriores d&do lugar a
momentos negativos nos apoios, cujas magnitudes dependem do
grau de fluéncia. Quanto mais idade tenha o concreto ao
aplicar-se o carregamento e melhor for a sua qualidade, menor
serd a fluéncia.

Para o caso de uma viga continua submetida ao peso
préprio, os momentos negativos devidos a fluéncia podem,
segundo MOKK (1969), aproximar-se dos momentos negativos que
se produzem em uma viga continua monolitica andloga carregada
do mesmo modo.

De acordo com o exposto, ao projetar-se uma

estrutura maior deve-se considerar dois estados: o estado
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inicial sem fluéncia e o estado final uns dois ou trés anos
depois, transcorrido o tempo geralmente necessario para que a
fluéncia tenha se dado por completo.
Com respeito & retragdo. pode-se distinguir dois
casos:
a) Quando a unido das pegas pré-fabricadas da-se
imediatamente apbés sua fabricagdo: deve-se considerar a

retracdo na estrutura final hiperestatica;

b) Quando armazenam-se as pecas por longo tempo antes de
empregi-las: a maior parte da retragdo ocorre durante O

periodo de armazenamento, de modo que seus efeitos serdo
muito menores.

Sendo assim, pode-se considerar que, com respeito

3s unides a retracdo ndo tem particular importéncia. Seus

efeitos podem ser levados em conta da mesma forma que nas

estruturas usuais hiperest&ticas monoliticas.

3.4.2 - COM RELACAO A LIGAGAO ENTRE 0S CONCRETOS COM
IDADES DIFERENTES

Para que se possa considerar o tabuleiro misto,
obtido com a utilizac¢do dos pré-moldados de segdo T invertido
e posterior concretagem, como sendo um elemento integro,
deve-se verificar se existe perfeita liga¢do entre ambos os
concretos que o formam.

Esta ligacdo entre os componentes pré-moldados e
moldados no local deve ser feita através de estribos, juntas
tipo chave ou superficies rugosas (Figura 3.1).

Os procedimentos de célculo para a verificagéo das
tens®es nesta interface, decorrentes do peso prdprio e
sobrecargas, sdo descritos no item 4.5.4.

Os efeitos da retracdo diferencial, deformagdo e
temperatura também podem causar tensdes de cisalhamento e
tracdo na interface.

Segundo a FEDERATION INTERNATIONALE DE LA
PRECONTRAINTE - FIP (1982), essas tensdes sdo pequenas e
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podem ser desconsideradas. Entretanto no final do vdo e nos
bordos das lajes podem ocorrer tensdes altas que podem
algumas- vezes levar a ruina. Para interfaces armadas pode-se
utilizar uma armadura extra no final dos vdog. No entanto,
quando a interface ndo é armada, fica dificil estimar que
tipo de tens8es as deformacles diferenciais podem causar. Na
maioria destes ~casos a aderéncia entre os concretos
pré-moldado e moldado no local é grande o suficiente para

prevenir a ruina.

3.5 - PROCESSO CONSTRUTIVO

O processo construtivo aqui apresentado destina-se
a pontes de pequenos vdos em pértico construidos com o
emprego de elementos pré-moldados na superestrutura que
vencem todo o vdo. Embora seja dada énfase para o sistema
estrutural de um sb vdo, vale ressaltar a possibilidade de se
aplicar o processo apresentado para uma sucessdo de tramos,
através de uma mudan¢a no detalhamento dos ndés do pdrtico.

Os encontros podem ser executados com concreto
moldado no local ou com elementos pré-moldados. Utiliza-se o
concreto moldado no local pois esta alternativa facilita a
realizacdo das unides entre a laje e o encontro. Em seguida
apoia-se os elementos em segdo T invertida sobre os
encontros. Executa-se posteriormente, com concreto moldado no
local, a ligac3o rigida, juntamente com o preenchimento dos
espacos entre as vigas pré-moldadas e consequente formagdo da
laje do tabuleiro (Figura 3.5).

A montagem dos elementos deve ser feita
aproveitando-se ao méximo os eqguipamentos existentes, sendo
portanto a utilizagdo de uma ou mais gruas, gque podem
movimentar-se pelos acessos aos encontros ou sob a ponte, a
maneira mais apropriada para o problema em questdo.

A variacdo da espessura da laje pode ser feita de
duas maneiras:

a) Variando-se a espessura do concreto acima das vigas - esta

33



.

"\ N B TR

; &
r\ .-
Eventue! 7
consolo U
Corte AA
Corte 88
. 4
e)Execugdo dos encontros com concreto moldedo b) Cotocacdo dos elementos pré- moldados
»o loce! ou com elementos pre’-moldedos . da superestruture.
Dc /’\

7 //// L/
W

| 2222 ==

C 3 perawe C O

c) Concretagem da ligagdo, juntamente com o restonte da
laje, formando @ ponte em portico.

Figura 3.5 - Processo construtivo de ponte de pequeno vao eh
pértico com o emprego de elementos pré-moldados

na superestrutura
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Figura 3.4 - Montagem dos elementos pré-moldados
Fernandez Casado (1965)

solucdo ndo serve para grandes variagdes, uma vez que as
vigas antes da cura do concreto moldado no local, devem
suportar toda a carga morta, funcionando estruturalmente
como vigas bi-apoiadas;

variando-se a altura da viga pré-moldada - embora as vigas
em segdo T invertida requeiram moldes miltiplos para que
se possa variar a sua altura, existem alternativas, como

as vigas HIP apresentadas em FERNANDEZ ORDONEZ et alii
(1974) .

------

Figura 3.6 - Vigas HIP (Fernandez Ordonez et alli (1974)
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Os bordos da laje devem ser executados com a
utilizacdo de formas, as quais podem ser fixadas na estrutura
j& existente (vigas pré-moldadas).

e)

L : e
o /
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») CONCRETO MOLDADO NO LOCAL

CONCRETO MOLOADD NO LOCAL

— ESPACO MRA SERVICO

1 CONDUTOS PARA SERWICO
ARMADURA
TRANSYERSAL ARMADURA TRANSVERSAL
Figura 3.7 - a)Processo para execugdo dos bordos do tabuleiro

construido com vigas de segdo T invertido;
b)solugdes usuais para bordos de pontes

Fontes: a)Fernandez Ordonez et alli (1974);
b)Somerville (1971).
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4 - PROCESSO DE CALCULO
4.1 - CONSIDERAGOES PRELIMINARES

O projeto de uma ponte inicia-se, naturalmente,
pelo conhecimento de sua finalidade, da qual decorrem os
elementos geométricos definidores do estrado e as cargas para
os quais serd procedido seu dimensionamento. Os elementos
geométricos da via dependem das condigdes técnicas
estabelecidas pelo orgdo piblico a cuja jurisdigdo pertence,
por exemplo, o Departamento Nacional de Estradas de Rodagem,
os Departamentos Estaduais de Rodagem, as Prefeituras
Municipais, etc.

Torna-se necessdrio também o conhecimento da
topografia da regifio e estudos hidroldégicos e geotécnicos.

Uma vez que o presente trabalho se destina ao
estudo de pontes de pegquenos vaos e, embora néo
necessariamente, para integrar rodovias, tem-se definidos a
magnitude dos vdos que pretende-se vencer e as cargas iteis a
suportar. Seguindo a proposta construtiva, tem-se definida a
secdo transversal em laje maciga.

Pretende-se assim, desenvolver neste capitulo, de
forma clara e ordenada, uma metodologia para o cdlculo dessas
estruturas, as verificacBes necessarias, procurando-se

apresentar também as informagdes necessiarias para O seu
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dimensionamento.
Admitindo-se que a laje da superestrutura possa

estar psimplesmente apoiada sobre os muros de encontro,
formando um sistema estrutural isostdtico, ou rigidamente
ligada aos  mesmos, formando um sistema  estrutural
hiperestdtico, serdo desenvolvidas duas sistemdticas de

cdlculo de forma a atender a ambas as situagdes. Denomina-se

aqui, para a primeira situa¢do, cllculo sem continuidade e
para a segunda, cdlculo com continuidade, fazendo-se uma
analogia ao caso de vigas simplesmente apoiadas e continuas,
respectivamente.

Para efeito de calculo divide-se a estrutura em
duas partes principais: superestrutura e infraestrutura.

A superestrutura, composta geralmente de lajes e
vigas principais e secundarias, é o elemento de suporte
imediato do estrado, que constitui a parte d4til da obra, sob
o ponto de vista de sua finalidade.

A infraestrutura é composta pelos encontros e
fundacdo. Os encontros sdo elementos de caracteristicas
extremamente varidveis, cuja principal fungdo é receber o
empuxo dos aterros de acesso. Com o sistema estrutural
adotado possuem também a fung¢do de transmitir os esforgos da
superestrutura a fundagdo. A fundagdo, & a parte da ponte por
meio do qual sdo transmitidos ao terreno de implantagido da
obra os esforgos recebidos dos encontros. Constituem a
fundacdo: os blocos, as sapatas, as estacas, os tubuldes
etc., assim como as pe¢as de ligagdo de seus diversos
elementos entre si, e destes com os encontros como, poOr
exemplo, os blocos de cabega de estacas e vigas de

travamento.
4.2 - CALCULO SEM CONTINUIDADE

O sistema estrutural considerado serd o de uma laje
com secdo transversal maciga, bi-apoiada sobre os muros de

encontro.
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A superestrutura, constituida por uma laje reta
ortogonal, seri calculada mediante o emprego das tabelas
desenvolvidas por RUSCH (1965) para o cdlculo das lajes de
pontes rodoviarias. v

Os encontros serdo tratados como muros em balango
supondo-se engaste perfeito com a fundagao.

Admitindo-se a necessidade do uso de estacas para a
transmissio das cargas ao solo, o cdlculo da fundagdo seréd

desenvolvido para o caso de bloco sobre estacas em toda a

extensio dos encontros.

N

=2\= %=\

e ¥
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Figura 4.1 - Estrutura idealizada para o calculo sem
continuidade

4.2.1 - CALCULO DA SUPERESTRUTURA
4.2.1.1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DA LAJE

Segundo LEONHARDT (1979), a altura da segdo

transversal (e,) de pontes de lajes macigas pode ser adotada

1
a partir dos iIndices de esbeltez ei/e], onde 21 é a distéancia
aproximada entre os pontos de momento nulo do diagrama de

momentos provocado pela carga permanente. No caso em questao,
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por tratar-se de uma laje bi-apoiada, o valor de & coincide
com o valor do vdo tebrico.

, Esses indices, adaptados para as categorias de
pontes nacionais, estdo apresentados na Tabela 4.1.

Tabela 4.1 - Valores do indice de esbelte:z Ei/e] para secdo
transversal de laje maciga

Classe da ponte Valores de li/e]

45 ou 30 15 a 22 para concreto armado

18 a 30 para concreto protendido
a
a

12 20
26

25 para concreto armado
36 para concreto protendido

Fonte: LEONHARDT (1979)

Os valores maiores sdo utilizados para o caso de

vios maiores e, portanto, para rela¢gdes entre cargas

varidveis e permanentes, —%—, menores.

As pontes com se¢do tranversal de laje maciga
possuem elevado consumo de concreto e, consequentemente,
elevado peso prdéprio. Em face disto, quando a altura
requerida da se¢d3o transversal for da ordem de 60 centimetros
ou mais, torna-se conveniente adotar lajes ocas com fbérmas
perdidas na forma de tubos ou perfilados retangulares.
Aumenta-se assim a faixa de vdos atingidos pelas pontes em
laje. Cabe destacar que esse procedimento ird diminuir as
vantagens de execugdo, mas o bom comportamento transversal é
pouco afetado.

Existem muitas formas de se desenvolver o célculo
da laje da superestrutura, seja por métodos numéricos,
através da analogia de grelha ou pelo uso de tabelas.
Procurando-se apresentar uma metodologia que se possa
empregar cotidianamente e que seja simples e segura, opta-se
neste trabalho pelo uso das Tabelas de RUSCH (1965).
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4.2.1.2 - CALCULO DA LAJE SEGUNDO RUSCH

., As lajes de pontes modernas construidas com
concreto armado e protendido sd@o dimensionadas com armagdes
diferentes em duas diregdes ortogonais. Entretanto,
considera-se para efeito de cdlculo de solicitag¢les, que a
rigidez seja igual nas duas dire¢des (laje isotrépica).

As solicitagOes das lajes 1isotrbpicas sdo
calculadas com a teoria elédstica das lajes. Para diversos

tipos de cargas e condi¢des de apoio, existem tabelas

fornecendo os principais valores dos momentos fletores e
esforgos cortantes.

Dentre as tabelas existentes, as mais conhecidas
sio as de RUSCH (1965), que fornecem as solicita¢des de lajes
retangulares, com apoios simples ou engastados, para oOs
carregamentos estipulados nas normas alemd3s de pontes
rodovidrias. Os valores fornecidos sd8o os maiores, Jja
considerando as posi¢des mais desfavoraveis das cargas
mbéveis.

As normas Dbrasileiras de cargas rodoviarias
adotaram carregamentos com a mesma geometria das cargas de
cdlculo das normas alemds, de modo que as tabelas de RUSCH
podem ser utilizadas.

Para a sua utilizagdo deve-se primeiramente fixar
as condi¢Bes de apoio e a relagdo entre os lados da placa em
estudo. Designa-se de um modo pratico por ex a diregdo
principal da placa (momentos méximos). Fixado ex, estd também
fixado se a direg¢do do trafego & a mesma de ex ou se & a
dire¢do de ey. Com o valor da relagédo ey/gi e a diregdo do
trafego escolhe-se a tabela a utilizar para o caso em
questao.

As tabelas levam em conta o espagamento "a" entre
rodas de um mesmo eixo do veiculo de célculo e a largura t de
distribuicdo, através das seguintes relagles: Zx/a. e t/a.

Para a obtenc3o, da largura de distribuigdo,

introduz-se o conceito de superficie de distribuigdo de
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carga, obtida por um alongamento da superficie de contato das
rodas do veiculo tipo segundo um &ngulo de 45° até o plano
médio da laje. Essas superficies de contato podem ser
substitufidas por superficies de contato de quadrados de &reas
equivalentes. A NBR 7188 (1984) fixa as dimensles das
larguras de contato das rodas dos veiculos tipo em fungdo da
classe a que este pertence (45, 30 ou 12).

Obtém-se ent3o a largura t da superficie de
distribuigdo, somando-se a largura da superficie de contato
equivalente (quadrado) o dobro do valor da altura de

recobrimento acima do plano médio da laje.

{
g
) 10cm
| /'4&4 e\
/ | l N : /)
/ | I AN 2
/7 | AN
// ] } \\ Plano méd
. ) ) m::&;L.o
€/2 + 10 e » o}e Qr _+ 10

Figura 4.2 - Largura de distribuigdo (t)

A disténcia entre rodas de um mesmo eixo & fixada
pela NBR 7188 (1984) em a = 2.00 metros.

Calculando-se assim as relag¢des Zx/a e t/a,
geralmente chega-se a valores que ndo correspondem aos que
existem nas tabelas. Neste caso calcula-se os valores dos
coeficientes interpolando-se linearmente entre os valores
constantes da tabela consultada. O mesmo deve ser feito para
o caso em que a relagdo entre os lados da placa se situe
entre dois valores existentes.

Os coeficientes contidos nas tabelas para o calculo
dos momentos fletores foram obtidos para carga unitéria.

Assim, eles devem conforme a classe da ponte, ser majorados
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com os fatores de carga correspondentes.

O movimento dos veiculos sobre a ponte provoca um
acréscimo das cargas dos mesmos. Este acréscimo, quer seja
provocado pelo simples efeito do deslocamento das cargas ou
pelas irregularidades no pavimento é quantificado através da
multiplica¢do das cargas estaciondrias por um coeficiente
denominado coeficiente de impacto.

Assim, para o cdlculo dos momentos fletores devidos
is cargas méveis, tem-se segundo RUSCH (1965):

a) Para pontes com trifego pesado (Classe 45 e 30)

Mq = ¢ (FML + pM, + p’Mé) (4.1a)

b) para pontes com trafego leve (Classe 12)

Mq = ¢ (FIML + FZML’ + pMP + p’Mé) (4.1b)
onde:
Mq = momentos fletores provenientes do trafego (kNm/m) ;
¢ = coeficiente de impacto;
F = carga de uma roda do veiculo tipo 45 ou 30 (kN);
F, = carga de uma roda traseira do veiculo tipo 12 (kN);
F2 = carga de uma roda dianteira do veiculo tipo 12 (kN);
p = carga distribuida & frente e atrds do veiculo tipo

(kN/n )
carga distribuida no restante da placa (kN/mz);

p’'=
ML’ M[, M Mé = coeficientes fornecidos pela tabela em

P 1
funcdo dos pardmetros Zx/a e t/a

Os valores das cargas F, Fl' F2, p e p’' sdo fixados
pela NBR 7188 (1984) de acordo com a classe pertencente ao
veiculo tipo.

A carga distribuida p, apbs a revisdo da norma NB 6
em 1982, passou a ser utilizada também ao lado do veiculo
tipo sendo a carga p’ considerada apenas nos passeios, nao
majorada de impacto. Desse modo, as equagdes 4.la e 4.1b

passam a ter ambos os coeficientes M, e M multiplicados pela

carga distribuida p.
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Tabela 4.2 - Cargas dos vefculos.

Classe Veiculo Carga uniformemente distribuida
da p p’ . .
: Peso total Disposigdo
ponte Tipo (kN) (kN/mZ) (kN/mz) da carga
45 45 450 5 3 Carga p em
toda pista
30 30 300 5 3 Carga p’nos
12 12 120 4 3 passeios

Fonte: NBR 7188 (1984)

O valor do coeficiente de impacto é, segundo a
NBR 7187 (1986), dado por:

¢ = 1.4 - 0.007¢ = 1.00 (4.2)

onde ex = v30 tedrico {m).

O esforgo cortante resultante da carga mdvel
somente é tratado para quatro casos especiais apresentados
nas tabelas 99 & 102 [RUSCH (1965)]. Para o seu c&lculo a
equagdo (4.1) é empregada analogamente, substituindo-se
oportunamente, o M por Q.

A carga permanente, constituida pelo peso prdprio
dos elementos portantes (estrutura) e de outros materiais
colocados sobre a ponte (sobrecargas fixas) tais como
pavimentag¢do, guarda corpo, canalizagdes etc, tem seus
esforgos quantificados com o auxilio das seguintes fdérmulas:

a) Momentos fletores

2
Mg =k gt (4.3)

b) forg¢as cortantes
vg =k gt (4.4)

onde:
k = coeficiente para os esforgos provenientes de carregamento

permanente unitdrio (fornecido no topo das tabelas) ;
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g = carga uniformemente distribufda (kN/m’).

Tabela 4.3 - Caracterfisticas dos vefculos

Unidade Tipo Tipo Tipo
45 30 12

Quantidade de eixos eixo 3 3 2
Peso total do veiculo kN 450 300 120
Peso de cada roda dianteira kN 75 50 20
Peso de cada roda traseira kN 75 50 40
Peso de cada roda intermedidria kN 75 50 —
Largura de contato b1 de cada

roda dianteira m 0.50 0.40 0.20
Largura de contato b3 de cada

roda traseira m 0.50 0.40 0.30
Largura de contato b, de cada

roda intermediédria m 0.50 0.40 —
Comprimento de contato de cada

roda m 0.20 0.20 0.20
Area de contato de cada roda m 0.2b 0.2b 0.2b
Dist&ncia entre eixos m 1.50 1.50 3.00

Distincia entre os centros de
rodas de cada eixo m 2.00 2.00 2.00

Fonte: NBR 7188 (1984)

Para placas livremente apoiadas ou engastadas em
dois lados, compreendendo o caso em questdo, o valor méaximo
de M devido & carga mbével ndo se da no meio da placa, mas
sim, no meio dos bordos livres. As tabelas ddo os valores
para ambos os casos. O momento My atinge seu valor maximo no
meio da placa e decresce na diregdo do meio dos bordos
livres. Com os valores fornecidos pelas tabelas pode-se, com
o auxilio das superficies de influéncia elaboradas por RUSCH
(1965) e aqui reproduzidas na Figura 4.3, ter uma boa idéia
da atuacio dos momentos fletores em toda a placa.

Placas estreitas com ey/ﬂ. s 0.25 podem ser
calculadas como vigas. Isto, no entanto, somente é valido
para os momentos no sentido longitudinal M e os momentos
transversais devidos &as cargas uniformementes distribuidas
que, devido a contragéo transversal sem divida existente, sdo
tdo pequenos gue podem ser desprezados.

Os momentos transversais provenientes do
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carregamento mével, mesmo para placas muito estreitas, ndo
sio mais despreziveis pois a espessura da placa e a
superficie de contato das rodas sdo pequenas em relagdo &
largura' da placa. Analisando-se estes momentos para placas de
igual largura e variando-se a distdncia entre apoios
observa-se que estes convergem para um valor gque mais ou
menos corresponde d placa cuja relagdo entre os lados Zy/lx =
0.5. Isto significa que para placas infinitamente compridas
com relacdo Ey/lxg 0, o momento transversal My devido & carga
mével aproxima-se daquele calculado para ey/ex = 0.5. Assim,

para placas muito estreitas, com ey/ex < 0.5, os momentos
transversais devidos 4 carga mdével sdo determinados com uma
placa de substituigdo cujo comprimento tx tem o dobro da
largura %.

A influéncia da contragdo transversal nas placas
apoiadas em dois lados, apds comparagdes entre resultados
obtidos com adog¢do do Coeficiente de Poisson v = 0 e v = -%%,
foi considerada adotando-se para a dimensdo do momento devido
4 mesma desde o valor v (Mx - My) até zero.

Merecem ainda considera¢do os momentos negativos My
que originam-se pela colocagdo da carga mdével nas
proximidades do bordos. Para isto ndo puderam ser dados
valores numéricos, pois, para pontos notdveis, ndo existem
suficientes superficies de influéncia disponiveis. Desta
forma, também as superficies aqui transpostas ndo fornecem
nenhuma indicac3o para estes momentos. Apesar disso, devem
ser considerados no dimensionamento e detalhamento das placas
os momentos negativos My, prevendo-se uma armadura na
proximidade dos bordos livres.

Para cargas permanentes, na forma de forga ou
momento por unidade de comprimento, aplicadas ao longo dos
bordos livres, pode-se utilizar a tabela 103 de RUSCH (1965) .
Nestas estdo tabeladas, em fungdo da relagdo Ey/g( e do tipo
de apoio, os acréscimos de momento na laje provocados pela

atuag¢do de tais carregamentos.
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Superficies de influéncia para lajes bi-apoiadas

e bi-engastadas com bordo livre
Fonte: RUSCH (1965)

Figura 4.3 -
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4.2.2 - CALCULO DA INFRAESTRUTURA

Os encontros, terdo como finalidade além de receber

o empuxo dos aterros de acesso, receber também as cargas

horizontais e verticais provenientes da superestrutura. Sdo

estas:

a) Cargas provenientes da aceleragdo e frenagem dos veiculos
sobre o estrado;

b) cargas devidas a variagdo de temperatura e retragdo do

concreto;

c) reacdes devidas ao peso préprio e carregamento mbével.

A fundagdo, seguindo a hipdtese assumida da
necessidade da utilizagdo de estacas, estara aqui
representada pelos blocos continuos situados sob os encontros
e pelas prbprias estacas.

As estacas sdo utilizadas quando o terreno €&
consistente em camadas profundas, gquando existe grande
gquantidade de &gua no mesmo Ou quando existe a necessidade de
resistir acdes horizontais de importdncia.

Serad considerada a existéncia de vigas de
travamento ligando os blocos. Estas ficaréo responséveis pela
absorc¢do dos esforgos horizontais ai ocorrentes, bem como por
uma maior solidarizagdo do conjunto. Ocorrendo o aterro dos
acessos separadamente, deve-se verificar a influéncia desta
carga nas estacas. Os procedimentos de cdlculo aqui mostrados
nio incluirdo as vigas de travamento, pois as mesmas nao
apresentam nenhuma particularidade referente ao estudo em
questdo, podendo seu dimensionamento ser normalmente obtidos
a partir da teoria das vigas. Na auséncia de esforgos
horizontais nas estacas, admite-se que estas serao cravadas
na vertical.

Considerando-se que o) projeto das estacas
(verificacdes de transporte, levantamento e cravagdo) sera
feito por firma especializada, restringe-se o cédlculo da
fundacdo a distribuigdo do carregamento pelas estacas €

posterior obtengdo dos esforgos atuantes nos blocos.
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4.2.2.1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS ENCONTROS

O empuxo de terra constiﬁﬁi, na pratica, quase que
a totalidade das cargas atuantes nos encontros. Sendo assim,
para efeito de pré-dimensionamento, pode-se simplesmente
considerar os esforgos provocados pela agdo de sua resultante
sobre o muro (empuxo ativo).

Como simplificacdo, desde que as solicitagdes assim
determinadas estejam a favor da seguranga, pode-se supor que

o solo n3o tenha coes3o e considerar o paramento do muro liso
(cimentado ou pintado com pixe), de forma que ndo haja atrito
entre este e o solo.

O peso especifico do solo uUmido deve ser
considerado, no minimo, igual a 18 kN/m3.

Para a determinagdo do empuxo ativo adota-se a
teoria de Coulomb, baseada na hipbétese de que o esforgo
exercido no paramento do muro é proveniente da pressdo do
peso parcial de uma cunha de terra, que desliza pela perda de
resisténcia a cisalhamento ou atrito.

O deslizamento ocorre frequentemente ao longo de
uma superficie de curvatura, em forma de espiral logaritmica.
Nos casos praticos, é valido substituir esta curvatura por
uma superficie plana, chamada plano de ruptura ou plano de
desglizamento.

Segundo COULOMB apud MOLITERNO (1980), o empuxo faz
com a normal ao paramento do lado da terra, um dangulo wl,
cuja tangente é igual ao coeficiente de atrito entre a terra
e O muxro.

A direcdo da componente Q do peso da cunha, forma
com a normal ao plano de ruptura um &ngulo ¢, cuja tangente é
igual ao coeficiente de atrito do terreno (terra contra
terra) .

Tem-se, portanto, o peso P da cunha decomposto em E
e Q. Onde:

E = resultante do empuxo ativo atuante no muro;
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Q = resultante das forgas atuantes no plano de ruptura.

Figura 4.4 - Tridngulo de forgas na cunha de terra

Fonte: MOLITERNO (1980)

A grandeza de E pode ser considerada como uma
pressdo distribuida ao longo da altura do muro, cujo diagrama
de distribuic¢do, para simplifica¢do de c&lculo, admite-se
linear, em analogia com o empuxo proveniente da pressdo
hidrostatica, e cuja area representa o valor de E.

Assim, para uma coluna de liguido: E = %? Y n? .
Corrigindo-se esta expressdo, levando-se em conta o atrito
entre as particulas do solo, rugosidade do muro e inclinagdo

do terreno, através de um coeficiente K, tem-se:

1 2
E-TKYth (4.5)
onde:
Y, = peso especifico da terra (kN/m3);
h = altura tedrica do muro (m).
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Figura 4.5 - Presséo de terra atuante no muro
Fonte: MOLITERNO (1980)

Segundo REBHANN apud MOLITERNO (1980) o valor deste
coeficiente, designado por coeficiente de empuxo ou de

Coulomb, é dado pela expressdo:

sen? (B + @)

SenZB sen(f - Vll) 1 + /sen(¢ - a) sen(p + V’l) ~
sen(f - ‘pl) sen(B + a)

onde:

a = angulo de inclinag3o do terreno adjacente (graus);
6

It

dngulo de inclina¢do do paramento interno do muro com a
vertical (graus);
B = 90 - 6;

¢ = angulo de atrito interno (terreno) (graus);
Y1 = &ngulo de atrito entre a terra e O muro ou angulo de
rugosidade do muro (graus).
Considerando-se o paramento interno do muro liso
(y. = 0), vertical (6 = 0) e o terreno adjacente horizontal,

(d = 0), simplifica-se a expressdo (4.6), que assume a forma:

K = tgz[ 45° - L ] (4.7)
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Para efeito de cdlculo o 4ngulo de atrito interno y
nio deve ser tomado maior que 30°.

Pode-se, portanto, calcular o valor do momento
fletor na base do muro devido ao empuxo : M = E y. Onde:
y = disténcia entre o ponto de aplicagdo da resultante do

empuxo e a base do muro;

Com as mesmas simplifica¢des adotadas para o
cdlculo do coeficinte de empuxo, tem-se: y = %} .

Segundo MOLITERNO (1980) espessura Gtil (d) na base

do muro pode ser estimada pela relagdo:

d = 10 /r;“ (4.8)

com M em tfm/m e d obtido em centimetros.

A espessura no topo do muro deverd ser fixada em
funcdo de didmetro ¢ do agregado, d =z 4 ¢ segundo a NBR 6118
(1982), das cargas provenientes da superestrutura e de razdes

construtivas.
4.2.2.2 - CALCULO DOS ENCONTROS

Os esforgcos nos encontros serdo calculados em
secdes definidas a cada metro da base do muro. Obtém-se,
desta forma, os diagramas de momento fletor e esforgo
cortante necessdrios ao projeto de armagao.

Os esforgos transversais nos encontros, no caso de
pontes de eixo reto ortogonal, se reduzem aos provenientes
das cargas de vento na superestrutura. Estas, face a grande
rigidez dos encontros na diregdo transversal, podem ser
desprezadas.

O célculo da distribuicdo do esforgo longitudinal
entre os pilares é geralmente feito admitindo-se que O
esforco horizontal longitudinal seja aplicado no eixo de
simetria do estrado. Esta simplificagdo é admissivel,
considerando serem, em geral, pequenas as larguras das pontes
em relacdo aos seus comprimentos. Embora tratar-se o presente

estudo de pontes de pequeno vao, O Jue pode fazer com que
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esta relac3o entre as dimensdes do tabuleiro se modifique
devido & pequena dimensdo do vdo, serd aqui adotada esta
simplificagdo.

0 esforco aplicado ao tope de cada pilar € igual ao
produto do deslocamento por um coeficiente, denominado
coeficiente de rigidez ou rigidez do pilar (k).

Em uma ponte de estrado continuo, isto &, sem
juntas deslocdveis, todos os pilares ficam presos ao
vigamento da estrutura, estando, portanto, sujeitos a certas
condi¢des de compatibilidade de deformagdo. Se todos os

pilares sofrem o mesmo deslocamento, o esforgo transmitido a
cada pilar serd proporcional & uma respectiva rigidez. O

esforgo Hi' em um pilar genérico i, é dado pela expressdo:

onde:

ki = rigidez do pilar i (kN/cm);

H = esforgo

longitudinal no estrado (kN);

> kj = somatdrio das rigidez dos j pilares constituintes da

infraestrutura.

Para o cédlculo do coeficiente de rigidez,
considere-se o caso de um pilar engastado na base e livre no
topo. Denomina-se coeficiente de flexibilidade (), a
deformagdo no topo do pilar quando submetido a um esforgo
unitario. A rigidez k do mesmo pilar é o esforgo que produz
uma deformacio unitdria no topo do pilar.

A deformacdo A do pilar pode ser expressa em fungdo

do coeficiente de flexibilidade: & = H &. Da definigdo de
rigidez tem-se: H = krA. Comparando-se as duas expressodes,
obtém-se:
1
= 4.
kr > (4.10)

Para o caso de um pilar com inércia constante:
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3
6 = 1—1—:1; k. = 3—E;[— (4.11)
L
onde: -
E = mbédulo de elasticidade (kN/cmz)}
I = momento de inércia da se¢do transversal do pilar (cm4);
L = altura do pilar (cm).

0 cédlculo da flexibilidade de pilares com inércia
varidvel se faz por integragdo numérica, ao longo do eixo do

pilar. Aplicando o Principio dos Trabalhos Virtuais,

chega-se (figura 4.6):

L L .2 L 2

_ M M _ Y _ 1 Y
_0 ET dy _OJ BT dy = OJ dy

aplicando integragdo numérica, obtém-se:

5= = 5y X &Y (4.12)

Figura 4.6 - Célculo da rigidez de pilares com inércia
variavel

Considerando-se o apoio da superestrutura feito
através de articula¢des de neoprene, a rigidez do pilar deve
ser obtida 1levando-se em consideragdo a contribuigdo do
neoprene para a deformagdo total do pilar.

Os apoios elastoméricos podem ser constituidos por
uma 1lamina de neoprene simples ou por diversas camadas
intercaladas com chapas met&licas. Neste caso © neoprene é

vulcanizado juntamente com as chapas metélicas, de modo que
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se estabelece uma boa aderdncia entre os dois materiais,
condigdo necessiria para o trabalho conjunto dos mesmos.
Aplicando-se no topo da placa de neoprene uma forga
horizontal unitdria, esta provocard no aparelho de apoio uma
deformagao 6n; como o aparelho de apoio estd ligado ao pilar,
a forca solicitard, também, o topo do pilar, deslocando-o de
6P,
apoio, sofrerd uma deformagdo total 6n + GP.

de modo que o conjunto , pilar mais aparelho de

A rigidez do conjunto &, segundo a equagdo 4.10,
igual a:
A deformagdo angular de uma placa de neoprene

. . P n
sujeita a um esforgo horizontal unitério vale Y= sendo
n

hn a sua altura. Sendo Gn o mbédulo de elasticidade
transversal da borracha, conhecido como médulo de
cisalhamento, e An a &rea da projegdo horizontal da placa de

neoprene, obtém-se:

5 = n (4.14)

Para o dimensionamento desses apoios, pode-se
seguir as indica¢des do SERVICE CENTRAL D’'ETUDES TECHNIQUES
(Franca) apud PFEIL (1990) (ver Anexo A).

Para o cdlculo dos esforg¢os atuantes nos encontros,
serdo considerados os seguintes carregamentos:
a) Dos aterros de acesso e sobrecarga dos veiculos adjacentes
ao muro;
b) da variagido da temperatura e retragdo do concreto;

c) da aceleracdo e frenagem dos veiculos sobre o estrado.

a) Aterros de acesso e sobrecarga dos veiculos adjacentes

ao muro
Os esforgos introduzidos pela pressdo de terra dos

aterros de acesso serdo supostos absorvidos por cada encontro
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individualmente.

Além desta pressdo , podem ocorrer nos encontros
pressdes devidas & carga mbével que estd adentrando ou
deixando a ponte. Estas pressdes, deverdo ser somadas as

anteriores.

ialll

I

Figura 4.7 - Efeito da carga mével nos encontros

Para efeito de céalculo, esta carga mdvel colocada
junto & cabeceira da ponte, & considerada uniformemente
distribuida e ndo majorada pelo coeficiente de impacto.

Conforme EL DEBS e TAKEYA (1990), o seu valor é
estimado transformando-se o carregamento do veiculo tipo em
carga uniformemente distribuida, dividindo-se seu peso pela
sua A&area, e compondo-o com a carga distribuida p que
considera o efeito dos demais veiculos.

_ peso do veiculo tipo
by = 3.0 x 6.0 (4.15a)

p, X 3.0 + p(ly - 3.0)

p = 7 (4.15Db)
y

onde:

p, = carga do veiculo tipo distribuida sobre sua drea
(kn/m’) ;

p = carga uniformemente distribuida que compdem o trem tipo,
(p =5.0 kN/mz, segundo a NBR 7188 (1984);

p = carga mdével uniformemente distribuida considerada no

cidlculo dos encontros (kN/mz);
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ly = largura do encontro (m).

. O carregamento assim obtido pode ser considerado

como um aterro adicional, de altura ho, dividindo-se o seu

valor pelo peso especifico do solo (Yt):

hn = P (4.16)
0 Y,

Considerando-se a a¢do simultdnea das cargas

devidas ao aterro com essas devidas as cargas mbveis, tem-se

atuando no muro um carregamento trapezoidal cuja base menor

terd valor P_, base maior PT e altura h igual a
altura tedrica do muro. Sendo:
P = K1 B, (4.17a)
P, =K1y, h (4.17Db)
PT = Pq + Pa (4.17c)
onde:
Pq = pressdo de terra devido & sobrecarga no terreno
adjacente ao topo do muro (kN/mz);
P = pressio de terra & profundidade h do nivel do terreno
2
(kN/m") ;
P, = pressdo total atuante no muro a profundidade h do nivel

do terreno (kN/mz).

De posse do carregamento atuante no muro pode-se,
ent3o, avaliar os esforcgos nas se¢des consideradas.

Para uma secdo genérica s, localizada & wuma
profundidade y do nivel do terreno, tem-se segundo MOLITERNO
(1980) :

P =P + L P (4.18a)
y q h a
v = L( +Pp) (4.18Db)
s 2 q y
2
M = 2L (2P +P) (4.18¢)
s ) q y
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onde:

Py = pressdo de terra na segdo genérica s (kN/mZ);
V, = cortante na se¢do genérica s (kN/m);
M= momento fletor na segao genériéa s (kNm/m) .

b) Variagdo de temperatura e retragdo do concreto
0 efeito da variacio de temperatura nas pontes pode
ser subdividido em:

b.1) Variacdo de temperatura ao longo da altura da segdo

transversal (gradiente térmico);
b.2) variag¢do uniforme de temperatura.

A varia¢do de temperatura ao longo da altura da
secdo transversal ird produzir flexdo na superestrutura da
ponte. Face ao pequeno gradiente térmico a que se submetera a
laje do tabuleiro esses esforgos ndo serdo considerados.

Para efeito da variagdo uniforme de temperatura, a
NBR 7187 recomenda que seja considerada uma variagdo de
+15°C. Sabe-se que a secdo de uma pe¢a submetida a uma
variacdo uniforme de temperatura igual a At°C terd uma

deformacdo especifica, axial (e_,), dada por:

ct

ect = o At (4.19)

sendo a o coeficiente de dilatagdo térmica 1linear do
material. A NBR 6118 recomenda a adogdo do valor o = 10'5/°C
para o concreto armado.

A retragdo do concreto é uma deformagdo
independente de carregamento, ocorrendo devido a perda da
dgua que ndo estd gquimicamente associada ao mesmo no contato
do concreto com o ar. A denomina¢do retragdo decorre do fato
de o fendmeno significar uma redugdo de volume da pega de
concreto.

Os esforgos oriundos da retragdo do concreto devem
ser calculados de acordo com a NBR 7187 (1986). Permite-se,
no entanto, nos casos correntes, considerar a deformagao

especifica por retragdo igual a 15 x 10'5. Isto corresponde,
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na prética, a considerar a retragdo como uma queda de
temperatura de 15°C.

Vé-se que os esforcos introduzidos pela retragdo do
concreto sdo bastante andlogos aos introduzidos pela variagido
da temperatura, c¢om uma Unica diferenga de ndo se
poder atenuar os efeitos da variagdo de temperatura, ao passo
que uma cura prolongada e cuidadosa, bem como a adogdo de
juntas (provisérias) adequadas de concretagem, conseguem
minimizar os efeitos da retragdo.

No presente trabalho, os esforgos provenientes da
retragdo e temperatura serdo avaliados conjuntamente,
admitindo-se, de maneira mais desfavoravel, uma queda de
temperatura de 30°C.

Esta queda de temperatura provocard, através de uma

variagdo no comprimento da laje da superestrutura, uma forga

horizontal cujo valor é& dado por:

F, o=k, €., ¥, (4.20)
onde:
F. = forca introduzida no pilar i a partir da deformagdo do
tabuleiro (kN/m) ;
k. = rigidez do pilar i (kN/m);

disténcia do pilar i ao ponto de deslocamento nulo (m).

O ponto de deslocamento nulo (PDN) é obtido a
partir das rigezas de todos os pilares, fixando-se um eixo de

referéncia a partir do qual:

> ki 11 ,
X = _Z-k:_ (4. l)
onde:
x = disténcia do ponto de deslocamento nulo ao eixo de

referéncia (m);
li = disténcia do pilar i ao eixo de referéncia (m).
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Figura 4.8 - Ponto de deslocamento nulo (PDN)

c) Aceleragdo e frenagem

Segundo PFEIL (1990), os esforgos longitudinais de
aceleracdo e frenagem obedecem a férmula fundamental da
dindmica: F = m a = Q -%—. Sendo:

m

i

massa do veiculo (kg x 103);
a = aceleracdo do veiculo (m/sz);
Q = peso do veiculo (kN);
g

= aceleragdo da gravidade (m/sz).

Admitindo-se um certo valor para a aceleragdo do

veiculo, suposta constante, verifica-se que o esforgo

longitudinal H representa uma fragdo (igual a relagdo —%—) do
peso do veiculo).

Para pontes rodovidrias, a norma NBR 7187 (1986)
adota os seguintes valores para o célculo dos esforgos

longitudinais, devendo-se adotar o maior dos dois:

c.1) Aceleracdo - 5% da carga mdvel aplicada sobre o
tabuleiro;
c.2) frenagem - 30% do peso do veiculo tipo.
A alinea (c.1) corresponde & aceleragdo a = 5% g =

0.5 m/s2, com a qual a velocidade de 80 km/h €& atingida na
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extensdo de 500 metros.

A frenagem de 30% corresponde & aceleragdo negativa
a = -30% g = -3 m/sz, com a qual um veiculo a 80 km/h pode
ser imobilizado numa extensdo de 82 metros.

4.2.2.3 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS BLOCOS

O pré-dimensionamento se fard a partir das

recomendacdes de alguns autores sobre as dimensdes minimas

que se deve ter no caso em questao.

GUERRIN (1955) propdem o dimensionamento dos blocos
como elemento rigido. Para isso, recomenda a utilizagdo da
relacgdo hb/e 2 %?, sendo 1% a altura do bloco e "e" a
distancia entre eixos das estacas. Este autor determina ainda
um cobrimento de 15 centimetros para as estacas.

Segundo MOLITERNO (1980), para se verificar a
condicdo de engastamento do muro no bloco, este Gltimo devera
ter altura maior ou igual 3 espessura do muro (em).

MONTOYA (1973) recomenda que a altura do bloco se
fixe, por condi¢3es econdmicas, em fungdo das cargas e
dimensdes em planta. Para se poder calculéd-lo como rigido, é
necessdrio que a disténcia entre a face do pilar ao eixo da
estaca mais afastada (c) seja menor ou igual a uma vez e meia
a sua altura (hb): c s 1.5 hb’ Esta tGltima ndo deve ser menor
que 30 centimetros e as estacas deverdo penetrar no bloco
pelo menos 10 centimetros, devendo-se ter ainda, um minimo de
20 centimetros de concreto sobre as suas cabegas.

Ainda segundo MONTOYA (1973), a forma e as
dimensdes em planta dos blocos dependem do numero de estacas,
das dimensdes destas e de sua separa¢do. A disténcia minima
entre eixos de estacas (e), deve ser de 2 vezes O seu
didmetro (1.75 vezes a diagonal se forem de segdo quadrada) e
nio menor que 75 centimetros. Esta separagdo deve manter-se
ao longo de toda a estaca, O que se deve verificar para
estacas inclinadas. De qualquer forma, para evitar-se

problemas de alinhamento, convém que a separagdo ndo seja
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. . 1 .
inferior a I do comprimento das estacas.

s
I
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Figura 4.9 - Dimensdes minimas do bloco
Fonte: MONTOYA (1973)

Segundo MORAES (1976), as distdncias entre estacas
(e) devem ser: e = 2.5 ¢, para estacas pré-moldadas; e = 3 ¢,
para estacas moldadas no local ou tubuldes. O autor recomenda
ainda o mesmo cobrimento das estacas adotado por GUERRIN
(1955) .

Quando n3o se obtém a resultante das cargas
passando pelo centro de gravidade das estacas, convém que se
aumente a separac¢do entre estas, de forma a diminuir a carga
nas mesmas devidas ao momento produzido pela excentricidade

existente.
4.2.2.4 - CALCULO DOS ESFORGOS NOS BLOCOS

Os esforcos atuantes nos blocos sobre estacas sdo
obtidos a partir das reagdes das Ultimas.

Embora as ligacdes das estacas com os blocos sejam,
muitas vezes, feitas com capacidade de absorver momentos
fletores, supdem-se, gderalmente, gque as estacas estejam
rotuladas nos blocos. Os estaqueamentos sdo, em geral,

calculados admitindo-se o bloco infinitamente rigido e as
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estacas rotuladas em suas extremidades, supondo ainda todas
as estacas com O mesmo comprimento.

Despreza-se também as pressdes de apoio do bloco no
terrenol .
Considerando-se o caso de um muro de grande
comprimento com carregamento constante ao longo do mesmo,
tanto as cargas como os deslocamentos ficardo no plano da
secdo transversal (estaqueamento plano). Pode-se, desta
forma, analisar apenas o trecho do estaqueamento, de extensdo
arbitrdria, considerado como um sistema plano.

Como esti sendo assumido estacas cravadas na
vertical, o problema se resume a um estaqueamento plano com

estacas paralelas.

]Yl [J

e) ; ») L cl

LIRE

Figura 4.10 - Estaqueamento plano com estacas paralelas:

a) estacas verticais, com esforgo vertical
centrado;
b) estacas verticais, com esforgo vertical

excéntrico;
¢) estacas inclinadas com esforgo excéntrico.
Fonte: PFEIL (1990)

Nestes estaqueamentos, para estacas idénticas,
quando a carga atuante passa pelo centro de gravidade das
estacas, a carga é distribuida igualmente entre as mesmas
pelo bloco rigido.

Se a carga atuar com uma excentricidade e,
tendo-se em vista a hipbétese de rigidez infinita do bloco, as

cargas nas estacas sdo determinadas pela férmula da flexdo
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composta, uma vez gque coincidem as hipbteses adotadas na
resolucdo dos dois problemas:

) Fe
Ri = %} + -—E—£TZL— . (4.22)
Y

onde |
R, = carga na estaca i (kN);
F = carga por unidade de comprimento do muro (kN/m);
n = nimero de estacas na faixa considerada;
e = distlncia entre o ponto de aplicagdo da carga ao centro

de gravidade das estacas (m);

Yy = distancia da estaca i ao centro de gravidade do
estaqueamento (m);

> y§ = somatdédrio das disténcias ao quadrado das j estacas

contidas no plano do estaqueamento (mz).

O célculo dos esfor¢os nos blocos seguirdo um dos
dois métodos a seguir:
a) Método das Bielas;
b) Método do CEB (1970).

A escolha do método serd feita em fungdo da maior
semelhanca do bloco obtido no pré-dimensionamento com aquele

resultante das imposi¢des de cada método.

a) Método das Bielas

Os esforgos no bloco serdo obtidos admitindo-se, em
seu interior, uma trelica constituida da barras tracionadas,
situadas logo acima do arrasamento das estacas, e barras
comprimidas e inclinadas chamadas bielas, com extremidades
junto da regido de apoio dos pilares e da cabeca das estacas.

A linha de atuacdo dos esforgos de compressdo
(bielas de compressdo) €& obtida 1ligando-se os pontos

localizados nos eixos das estacas com aqueles situados a

. A . m
disténcia -4~ bara dentro da face dos encontros, sendo e, @

espessura dos muros.
O esforgo nas barras tracionadas (Z), sera:
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Z = t5 q, (4.23)
onde:
R = reac3o da estaca k (kN); )
@, = angulo entre a biela de compressdo e as barras

1
tracionadas (graus).

l
o ¢

Figura 4.11 - Treliga idealizada no interior do bloco
Fonte: MORAES (1976)

A biela comprimida deverd ser verificada para dois
casos, segundo MORAES (1976):

a.l) Tensdo maéxima de compressdo no concreto, na biela junto

ao pilar
1.4 £
E < — %9  _o0.85Ff (4.24a)
2 1.65 cd
2A sen o
p 1
a.2) Tensdo madxima de compressdo no concreto, na biela junto
a estaca
R
< 0.85 £ (4.24Db)
cd
A sen o
e 1
onde:
F = carga total no bloco (kN);
R = reacdo na estaca (kN);
A = Area da secgdo transversal da faixa do muro considerada
2
(cm™) ;
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A, = drea da secdo transversal da estaca (cmz);
fc = resisténcia de c&lculo & compressdo do concreto

d 2
(kN/cm™ ) .

O &ngulo a; deverd estar situado entre 45° e 55°.
Para o caso de bloco sobre duas estacas simetricamente

dispostas com relagdo ao pilar:

2d
tg dl = —e——_—e—l;7§' (4258.)
de onde obtém-se:
em e
0.5(e - —5) sds 0.71(e - —%}) (4.25Db)

b) Método do CEB
Este método refere-se a blocos que apresentam as

seguintes caracteristicas geométricas:

4

05K, &C€ 1SN c
—v—
LY
R N 1
o
Figura 4.12 - Caracteristicas geométricas necessarias ao

calculo dos blocos segundo o CEB (1970)

Onde deve-se ter: 0.5 hb s ¢ s 1.5 hb' Esta
desigualdade deve ser satisfeita em todas as diregdes, do
contrério nido sio aplicdveis as recomendagdes deste método.

No caso de blocos sobre estacas, a aba c é avaliada
a partir do eixo da estaca mais afastada da face do pilar ou

da parede.
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Quando aparecem tensdes de tragdo, supbem-se que a
estabilidade seja assegurada pela resisténcia das estacas a
tragdo, desde que a forga de tragdo seja equilibrada com
seguranéa, levando-se em conta o peso prbéprio da estaca, sua
resisténcia ao arrancamento, a segdo de sua armadura
longitudinal e a eficiéncia da ancoragem destas armadura na
gapata.

O momento fletor que determinara a armadura
inferior é calculado em relagdo a uma segdo de referéncia §1,
levando-se em conta a totalidade dos esforgos agindo sobre a

parte do bloco 1limitada por essa segdo e que ndo &
atravessada pelo eixo do pilar ou pelo plano médio da parede
paralelo a Sit.

Segundo SANTOS (1984), a segdo de referéncia S1 é
definida da seguinte maneira: ela é plana, normal a
superficie de apoio e afeta a totalidade da sapata; esta
situada entre as faces do pilar ou da parede, a uma disténcia
da face igual a 0.15em, onde em , para o caso em gquestdo, é a
espessura do muro no sentido perpendicular & segdo
considerada. Esta Gltima recomendag¢do deve-se ao fato de que,
no caso de pilares de segdo alongada ou paredes espessas, O
valor do momento pode crescer sensivelmente além da segdo
situada na face do pilar ou parede.

O esforg¢o cortante Vd de cédlculo, computado por

unidade de largura, é verificado em uma segdo de referéncia

Sz. Esta secdo, perpendicular & superficie de apoio, &
definida a uma disténcia é} da face do pilar ou parede,

salvo no caso em gue uma ou mais estacas fiquem situadas a
uma distincia da face do pilar inferior aquela anteriormente
estipulada. Neste caso a segdo S, fica definida junto a face
do pilar.

O esforgo V,, definido em SZ’ deve ser inferior ou

d
no maximo igual ao esforgo cortante limite Vitim dado,

segundo SANTOS (1984):

2:5 (1 - <$)b,a,V £, (4.26)

Varim = Ty 5d
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onde:

Y, = coeficiente de minoragdo da resisténcia do concreto;

d = altpra Gtil do bloco (cm);

d2 = altura Gtil do bloco medida na segdo de referéncia S

(cm) ;

b2 = unidade de largura do bloco considerada (cm);

fck = resisténcia caracterfstica do concreto & compressdo
(kgf/cmz).

sendo V..o obtido em kgf/m.

> L

Figura 4.13 - Segdes de referéncia S, e S,

A resisténcia ao esfor¢o cortante deve ser
verificada, também, em qualquer segdo do bloco onde as
caracteristicas geométricas da segdo e a intensidade ou a
localizac8o das reagdes podem provocar circunst@ncias mais
desfavordveis que aquelas relativas s segbes de referéncia.

Isto pode ocorrer na vizinhanga das estacas de
canto. Neste caso, o esforgo cortante que solicita a segdo é
igual a reagao R, da estaca de canto.

A secdo que deverd ser verificada fica situada a
uma disténcia —%—, sendo a altura Gtil d medida junto a face
da estaca considerada. A largura bé é igual a altura atil d
acrescida da largura (didmetro) da estaca. A altura dé é a
altura Gtil da segdo S! assim definida.

2

A reacdo R, da estaca deve ser no maximo igual a

d

reagdo limite Rivim’ definida pela relagdo:
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R - 29/ (4.27)

dlim Y, 272 ¢k

¢

2 .
, €m kgf/cm™ e Rdh’m obtido em kgf.

com f
c

Figura 4.14 - Segdo S’
Fonte: SANTOS (1984)

4.3 - CALCULO COM CONTINUIDADE

O calculo com continuidade sera desenvolvido
supondo-se perfeita ligagdo entre a laje da superestrutura e
os encontros.

A estrutura assim definida serd analisada como um
pértico. Dessa forma, para efeito de célculo, ndo havera
distingdo entre superestrutura € encontros.

0 pré-dimensionamento da laje seréa feito
analogamente ao da estrutura sem continuidade (item 4.2.1.1).
Tendo-se fixado a espessura da laje, pode-se, arbitrando-se
uma espessura para os encontros, ter uma idéia dos esforgos
nos engastes e nos nds mediante o emprego do formulario
desenvolvido por GREKOW et al (1971). De posse destes,
estima-se a viabilidade do dimensionamento do pdértico.
pPérticos cujas paredes possuem espessura muito menores que a
laje, tem seu funcionamento estrutural semelhante aquele com
laje bi-apoiada, pois praticamente nado ocorrerd distribuigdo

de esforgos da laje para oS encontros.
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Figura 4.15 - Estrutura idealizada para o calculo com
continuidade

As cargas permanentes uniformementes distribuidas,
aplicadas tanto no tabuleiro como nos encontros, terdo seus
esforcos calculados por metro de largura da ponte. Para isso,
lanca-se mido de um programa para cdlculo de pdérticos planos
desenvolvido pelo autor, durante a fase de obtengdo dos
créditos, na disciplina Andlise Matricial de Estruturas.

As cargas mbéveis serdo computadas de acordo com O
conceito de largura colaborante, elaborado por RUSCH (1965) .

Segundo este, tendo-se em mente que uma placa
continua diferencia-se de uma viga continua antes de tudo
porque, para ela, a segdo transversal contribuinte ndo é
constante, variando principalmente conforme o lugar e o
estado de carga, pode-se fazer a seguinte aproximagdo:

a) Considerar, inicialmente, a ponte de laje como viga
continua com os mesmos vinculos e mesma carga da laje;

b) os momentos obtidos com a consideragdo anterior serdo
transformados em momentos de laje, dividindo-os pela
largura colaborante respectiva;

c) a largura colaborante é determinada, de maneira

aproximada, comparando um caso de carga possivel de ser
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calculado pela teoria das placas, com o0 caso
correspondente calculado como viga.

Fazendo uma analogia para o caso de uma ponte em
pértico; os momentos obtidos através do calculo como
pértico plano serdo transformados em momentos de pértico em
laje (tri-dimensional), dividindo-se os mesmos pela largura

colaborante definida acima.

0 cllculo da fundagdo em nada difere daquele
apresentado nos itens 4.2.2.3 e 4.2.2.4 para a estrutura sem
continuidade, adotando-se as mesmas consideragdes.

4.3.1 - CALCULO DA PONTE EM PORTICO -
CARREGAMENTO MOVEL

0 calculo das cargas mbveis verticais
desenvolve-se, seguindo o conceito definido de largura
colaborante (item 4.3), conforme se segue:

a) Calculo da laje isolada segundo RUSCH (1965);

b) c&lculo como viga isolada;

c) célculo das larguras colaborantes;

d) célculo dos esforgos como pdrtico plano;
e) cdlculo dos esfor¢os na ponte em pdrtico.

Os esforgos provenientes da aceleragdo e frenagem
dos veiculos, considerados atuando ao longo da largura da
laje, s3o calculados através do programa para pdrticos
planos, comentado no item 4.3. Para isso, obtém-se o valor
desse carregamento conforme discutido no item 4.2.2.2,
dividindo-o em seguida pela largura Zy da laje e
considerando-se esta forca horizontal aplicada nos nds do

pbrtico.
4.3.1.1 - CALCULO DA LAJE ISOLADA
O célculo desenvolve-se de maneira andloga ao

apresentado no item 4.2.1.2, observando-se a vinculagdo (laje

bi-engastada com os bordos livres).
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4.3.1.2 - CALCULO COMO VIGA ISOLADA

0 cllculo como viga faz-se necessdrio para a
obtencdo das larguras colaborantes. Conforme observa-se

adiante, no item 4.3.1.3, essa é obtida apenas nos pontos de
esforcos méximos. Assim, calcula-se os esforgos nos apoios
(cortantes e momentos) e no centro do vdo (momentos).

Para a obtencdo desses esforgos, determina-se,

primeiramente, a linha de influénecia da viga. Em seguida
calcula-se o trem-tipo atuante, posicionando-o da maneira
mais desfavordvel, de acordo com a linha de influéncia
encontrada anteriormente, chegando-se aos esforgos maximos.
Para tanto, ndo se considera a porg¢do do carregamento que
provoque redu¢do das solicitagdes

Segundo PFEIL (1990), denomina-se linha de
influéncia de uma solicitagéo S+ num ponto m, uma linha
cujas ordenadas fornecem os valores de Sm para diversas

posigdes de uma carga unitédria.

O

' 3

Figura 4.16 - Conceito de linha de influéncia:

a) esquema de uma estrutura, mostrando a secdo
(m);

b) a linha de influéncia fornece a solicitagao
Sm, na segdo (m), para qualquer posigdo de
uma carga unitéaria;

c) solicitacdo na segdo (m), causada por varias
cargas Q: Sm = Qlyl + Q2y2 + Q3y3;

d) solicitagdo na segdo (m), causada por uma
carga distribuida uniforme q:

Sm = Jg q ydx = ¢ jg ydx = q A.
Fonte: PFEIL (1990)
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A linha de influéncia de uma viga bi-engastada pode
ser obtida analiticamente. As ag¢des que surgem nos apoios
restrifos, por ocasiio da aplicagdo de uma carga unitdria
(F = 1), sdo:

ab2
M = (4.28a)
A 2
{
X
2
M - 2P (4.28b)
B ) 2
X
b2
RA = —7 (3a + b) (4.28c¢c)
¢
X
a2
RB = 3 (a + 3b) (4.284)
£
X
sendo MA’ MB’ RA’ RB’ a, b e Ex, obtidos conforme a Figura
4.17.
e ole »
- + .

Fei

..Qg, | :E Ye
; h

Figura 4.17 - Ag¢bes que surgem nos apoios restritos por
ocasido da aplicagdo de uma forga unitéria

Pode-se, assim, calcular os valores dos momentos no

centro do vao: )
a) Para a forga F = 1 aplicada em a s 2
2 L
_ I <N X
MV&O = zex (——2- a) (4.29&)
L

b) para a forga F = 1 aplicada em a = z
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Mvao = =7 (4.29b)

. 0 trem-tipo representa as cargas ficticias, as
quais supostas atuando diretamente -sobre as vigas, produzem
nestas os mesmos esforcos das cargas reais dispostas sobre o
tabuleiro.

Para o caso em questdio, suplem-se que a viga seja
constituida de uma faixa de laje de um metro de largura. Os

valores das cargas serao:

= ¢ 4.30a

pp =4 p ( )
p, = (ey - 3.00)p (4.30Db)
F = 2F (4.30c)

onde:

p, € p, = cargas uniformemente distribuidas atuando sobre a
viga & frente e atréds do veiculo tipo e juntamente
com o mesmo, respectivamente (kN/m);

F = cargas concentradas das 2 rodas de um mesmo eixo do

veiculo tipo (kN);

Zy = largura da laje do tabuleiro (m);
p = carga uniformemente distribuida sobre o tabuleiro a
excecdo da area ocupada pelo veiculo tipo (kN/mz);
F = carga de uma roda do veiculo tipo (kN).
As cargas p e Fr sdo dadas conforme a NBR 7188
(1984), cujos valores sdo mostrados nas tabelas 4.2 e 4.3.

As cargas p; P, € F constituem o trem tipo, e sdo
dispostas de acordo com a figura 4.18a.

Pode-se, segundo a NBR 7188, simplificar o calculo
dos arcos ou vigas principais, homogeneizando-se as cargas
distribuidas e subtraindo-se das cargas concentradas dos
veiculos as parcelas correspondentes aquela homogeneizagao,
desde que ndo haja redugdo de solicita¢®es. Dessa forma
obtém-se o trem-tipo simplificado considerando-se a carga p,;
aplicada sobre toda a viga (faixa de 1 metro), descontando-se

da carga F a parcela referente a essa homogeneizagao.
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F' = F - 3 (4.31)
F 7
o) PI ‘ P
re
'l il 'l
») , 1 P!

Figura 4.18 - a) Trem-tipo atuante na viga;
b) trem-tipo simplificado.

4.3.1.3 - CALCULO DAS LARGURAS COLABORANTES

As larguras colaborantes sdo obtidas através da
razdo entre os momentos fletores e as forgas cortantes
obtidos com o cdlculo como viga , e os mesmos resultantes do
cdlculo como laje isolada (RUSCH).

Uma vez que o cdlculo como viga fornece somente
momentos fletores nos engastes e no centro do Vao,
considera-se para a avaliagdo da largura colaborante no meio
dos bordos livres o préprio momento do centro do vado. Para o

caso dos bordos dos engastes, utiliza-se a seguinte relagdo:

b
em
ber = % bXr (4.32)
xm
onde:
bxm = largura colaborante para o momento fletor no meio do
vdo (m);
bXr = largura colaborante para o momento fletor no meio dos
bordos livres (m);
bem = largura colaborante para o momento fletor no meio dos
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engastes (m);

b, = largura colaborante para o momento fletor nos bordos

dos engastes (m).
' Analogamente, as larguras colaborantes para as
forcas cortantes nos bordos e centro dos engastes serdo obtidas a
partir de uma dnica cortante calculada para o caso de viga.
Segundo MONTANARI (1976), a largura colaborante
para os momentos minimos (quando negativos), causados por
carregamentos em tramos adjacentes, ndo poderd ser calculada

conforme proposto, pois as tabelas de RUSCH (1965) tratam
apenas de lajes isoladas. Neste caso pode-se calcula-la em
funcdo das larguras colaborantes j& determinadas para o apoio

e para o meio do vdo, utilizando-se a seguinte expressédo:

b = 1.5b - 0.5b (4.33)
(-xm) Xm em

sendo b(- a largura colaborante no meio do vdo para cargas

Xm)
que provocam momentos negativos neste vao.

4.3.1.4 - CALCULO DOS ESFORCOS COMO PORTICO PLANO

Os esforgos no pdértico, da mesma forma que na viga
(item 4.3.1.2), sd3o obtidos a partir do carregamento mais
desfavordvel do trem-tipo sobre as linhas de influéncia do
pbrtico.

Para que seja possivel, posteriormente, o)
detalhamento das armaduras do pdrtico, torna-se necessdrio o
tracado dos diagramas de momentos fletores (DMF) e esforgos
cortantes (DEC). Assim, é preciso calcular os esforgos em
varias secdes definidas tanto mais préximas quanto maior
precisdo no tragado desses diagramas se desejar.

Como esses esforgos sdo obtidos a partir do
carregamento das respectivas linhas de influéncia, estas
devem ser calculadas para cada se¢do definida. Contudo, uma
vez gque as cargas mdveis somente atuam no tabuleiro, as
linhas de influéncia sé precisam ser calculadas para cargas
atuantes no mesmo.

Utiliza-se para obtengdo das linhas de influéncia o
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processo espontaneo. Este processo consiste em obter os

diversos diagramas das solicita¢des desejadas, para diversas
posi¢Bes de uma carga unitdria, efetuando-se depois uma troca

de ordenadas.

o

O processo espontdneo s6 & conveniente para
estruturas muito simples, tornando-se muito trabalhoso em
estruturas estaticamente indeterminadas. Assim, utiliza-se o

mesmo programa comentado no item 4.3, obtendo-se, sem muita

dificuldade, as linhas de influéncia desejadas.

4,3.1.5 - CALCULO DOS ESFORGOS NA PONTE
EM PORTICO

Os esfor¢cos na ponte em pdrtico s&o calculados
dividindo-se os esforgcos obtidos do célculo como pbértico
plano pelas larguras colaborantes.

Os momentos transversais da ponte em pdrtico s&o
considerados como sendo os mesmos calculados para a placa
isolada (item 4.3.1.1).

Para o <céalculo dos esforgos nos encontros,
utiliza-se as larguras colaborantes obtidas para o vVvao

(centro e bordos).

4.3.2 - CALCULO DA PONTE EM PORTICO -
CARREGAMENTO PERMANENTE

As cargas permanentes consideradas no calculo do
ponte em pdrtico sdo as mesmas do cdlculo sem continuidade.
Sdo elas:

a) Cargas devidas ao peso prdprio da estrutura e de outros
materiais colocados sobre a mesma;

b) cargas de empuxo devido aos aterros de acesso e
sobrecargas de veiculos adjacentes aos encontros;

c) carregamento devido & variagdo de temperatura e retragédo

do concreto.
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4.3.2.1 - ESFORGOS DEVIDOS AO PESO PROPRIO E
SOBRECARGAS PERMANENTES

.

As cargas devidas ao peso préprio da laje da

superestrutura, acrescidas das sobrecargas permanentes dque
possam ser consideradas como uniformemente distribuidas sobre
a mesma (pavimentacdo, recapeamento), sdo computadas
considerando-se faixas de 1 metro de largura. Assim, para o

cidlculo dos esforcos no pbértico provenientes desses

carregamentos, utiliza-se o programa para pérticos planos.

Os esforcos devidos as defensas, dispostas ao longo
dos bordos livres, sdo calculados utilizando-se da tabela 103
de RUSCH (1965) e posteriormente ’‘corrigidos’ na mesma
proporgdo existente entre os esforgos devidos ao carregamento
mével, obtido com a aproximagdo de RUSCH (larguras
colaborantes), e os mesmos obtidos diretamente das tabelas de
RUSCH (placa bi-engastada).

4.3.2.2 - ESFORCOS DEVIDOS AO EMPUXO DE TERRA E
SOBRECARGA DOS VEfCULOS ADJACENTES AOS
ENCONTROS

Os esforcos provenientes dos aterros de acesso e
sobrecargas dos veiculos adjacentes aos encontros devem, no
caso do pértico, ser obtidos para dois casos distintos:

a) Empuxo unilateral (ativo) - calcula-se o pdrtico supondo
carregamento em apenas um dos encontros. Avalia-se a
magnitude das cargas conforme exposto no item 4.2.2.2;

b) empuxo equilibrado (repouso) - o pdrtico é calculado
supondo carregamento em ambos Os encontros. As cargas sado
obtidas de maneira andloga ao empuxo unilateral,
substituindo-se apenas o valor do coeficiente de empuxo no
cédlculo das cargas devidas aos aterros de acesso. Esse
coeficiente, para o caso de solos arenosos e argilas
normalmente adensadas, foi determinado através de uma

correlacdo empirica com o &ngulo de atrito intermno (@),
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por JAKY apud GAIOTO (1979):

K =1- senyp (4.34)

-]

(4 i
(e) (»)

Figura 4.19 - Carregamento do pértico:
a) Empuxo unilateral;
b) empuxo equilibrado.

Obtém-se os esforcos através da utilizagdo do
programa para pbdrticos planos, considerando-se esses

carregamentos atuando em faixas de 1 metro de largura.

4.3,2.3 - ESFORCOS DEVIDOS A VARIAGAO DA TEMPERATURA
E RETRAGAO DO CONCRETO

A variag3o de temperatura e retragdo do concreto
sio consideradas como um Unico fendmeno representado pela
queda de temperatura de 30°C, conforme exposto no item
4.2.2.2.

O cdlculo dos esforcos provenientes dessa queda de
temperatura & feito utilizando-se do formulério desenvolvido
por GREKOW et al (1971), considerando-se faixas de 1 metro de
largura. Segundo este, os esforgos introduzidos no pdrtico
através da variacdo de temperatura At sdo:

a) Momentos fletores nos engastes

K + 1
MA = MB = Gt (4.35a)

b) momentos fletores nos nés

Mc = MD = - Gt (4.35b)
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c) reagdes nos apoios

2k + 1 t
sendo: .
EI
3 tr
6t = 7 ——r' o At (4.363)
I
h tr
X e
p=2+k (4.36C)
onde:
h = altura tedrica do pdrtico (m);
E = mddulo de elasticidade do concreto (kN/mZ);
Itr= momento de inércia do tramo (faixa de 1 metro) em m4;
Ie - momento de inércia dos pilares (faixa de 1 metro) em m?

A e

Figura 4.20 - Diagrama de momentos fletores devido & uma
variagdo de temperatura At (negativa)

Sendo o diagrama de momentos fletores linear (fig.
4.20)., os momentos nas diversas se¢des dos encontros (faixas)
s3o obtidos por semelhanga de tridngulos. Os esforgos

cortantes s3o obtidos diretamente das reagdes de apoio.
4.3.2.4 - CALCULO DOS BLOCOS DE FUNDAGAO

Os blocos sd3o pré-dimensionados e calculados
conforme exposto nos itens 4.2.2.3 e 4.2.2.4,

respectivamente.
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4.4 - DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS

O dimensionamento das pegas estruturais (laje,
encontros e blocos) é feito no estado limite dltimo.

Embora a norma NBR 7187 (1986) fornega critérios
para a combina¢do das a¢des, julgou-se mais conveniente
seguir, no presente trabalho, os critérios da norma NBR 8681
(1984), por entender que esta Ultima se sobrepdem a norma NBR
7187.

As solicitacBes atuantes de c&lculo (Fd) nos
estados limites dltimos devem ser determinadas com a
consideracdo das ag¢des indicadas no decorrer deste capitulo,
multiplicadas pelos coeficientes de seguranca definidos a
seguir (tabelas 4.4 a 4.7).

Deve-se analisar, segundo a NBR 7187, as
solicitagdes varidveis com o tempo que conduzam a situagdes
criticas de dimensionamento, considerando-se todas as fases
de construg¢do da estrutura.

Considerando-se que a ponte estd sujeita a um
carregamento normal (decorrente do uso previsto da
construgdo), restringe-se o dimensionamento & solicitagdo de
cdlculo obtida com a combinagdo normal. Entretanto, por
constituir-se de elementos pré-moldados, €& necessario fazer
uma verificacido na fase construtiva do mesmo, onde utiliza-se
a combinagdo dltima especial. A combinagdo Gltima excepcional
ndo é utilizada. Desse modo, tem-se:

a) Para as combinacdes Ultimas normais

m n
= .37
Fg = 2 Ygi Faix * g [Fol,k * 2 ¥y Fq;,k] (4.37)
i=1 i=2
onde:
FGi KT valores caracteristicos das agdes permanentes;
FQl K S valor caracteristico da agdo varidvel principal;
FQJ K= valores caracteristicos das outras agdes

varidvelils;
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v.. = coeficientes de ponderagdo das agOes permanentes;
yq = coeficiente de ponderagdo das agbes variaveis;

o = ‘fator de combinagado.

b) para as combinagdes tGltimas especiais ou de construgdo -

vale a equagdo 4.37 tomando-se para Fql,k o valor da agédo
varidvel admitida como principal para a situagdo
transitdéria. O fator woj é igual ao adotado nas
combinacdes normais, salvo quando a agdo principal FQl,k

tiver um tempo de atua¢do muito pequeno, caso em que woj
pode ser tomado com o correspondente ¢2j (combinag¢do de
utilizagéo) .

Segundo a NBR 8681 (1984), os coeficientes de
ponderagao yg das ac¢des permanentes majoram os valores
representativos das a¢des permanentes gque provocam efeitos
desfavoraveis e minoram os representativos daquelas que
provocam efeitos favordveis para a seguranga da estrutura.

Esses coeficientes devem ser tomados com os valores
basicos a seguir:

a) Acdes permanentes de grande variabilidade - para as acdes
constituidas pelo peso préprio das estruturas, dos
elementos constrututivos permanentes ndo estruturais e
dos equipamentos fixos, todos considerados globalmente,
quando o peso prdoprio da estrutura ndo supera 75% da
totalidade destes pesos permanentes e para outras agdes
permanentes de grande variabilidade, adotam-se os valores
indicados na tabela 4.4;

b) acdes permanentes de pequena variabilidade - para as agoes
permanentes, quando o peso proprio da estrutura supera 75%
da totalidade dos pesos permanentes e para outras agdes de
pequena variabilidade, adotam-se oa valores indicados na
tabela 4.5;

c) efeitos de recalques de apoio e de retragdo dos materiais

- neste caso adotam-se os valores indicados na tabela 4.6.
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Tabela 4.4 - Coeficientes de ponderagdo para agles
permanentes de grande variabilidade

Para efeitos
Combinacdes -
desfavoréveis Favoréveis
Normais yg = 1.4 g = 0.9
Especiais Y, = 1.3 Yy = 0.9

Fonte: NBR 8681 (1984)

Tabela 4.5 - Coeficientes de ponderagdo para agdes
permanentes de pequena variabilidade

Para efeitos
Combinag¢des
desfavoraveis Favoraveis
Normais Vg = 1.3 Yy = 1.0
Especiais Yg = 1.2 Yg = 1.0

Fonte: NBR 8681 (1984)

Os coeficientes de ponderagéao yq das ag¢des
varidveis majoram os valores representativos das mesmas que
provocam efeitos desfavoraveis para a seguranga da estrutura.
As ag¢des varidveis que provocam efeitos favordveis ndo sdo
consideradas nas combinacdes de a¢des, admitindo-se que sobre
a estrutura atuem apenas as parcelas de agles varidveis que
produzam efeitos desfavoréveis.

O fator de combinagdo ¥ _ para a combinagdo dltima
normal é tomado, para o caso de pontes rodovidrias, com O
valor ¥ = 0.6. Nos casos particulares de combinagdes dltimas
excepcionais e especiais ou de construcdo a norma NBR 8681
fornece outros valores.

Segundo a NBR 6118 (1982), os valores de cdlculo da
resisténcia dos materiais & compressdo ou a tragdo sdo o0s

respectivos valores caracteristicos, adotados no projeto,
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Tabela 4.6 - Coeficientes de ponderagdo para efeitos de
recalques de apoio e de retraglo dos materiais

, Para efeitos
Combinagdes
[ ]
desfavoréveis Favoraveis
Normais Ye = 1.2 Ye = 1.0
Especiais Ye = 1.2 Ye = 1.0

Fonte: NBR 8681 (1984)

Tabela 4.7 - Coeficientes de ponderagéo

para agbes varidveis

Agdes varidveis em
Combinacdes geral 1nclg1da as Efeitos de
cargas acidentais temperatura
méveis
Normais yq = 1.4 Ye = 1.2
Especiais yq = 1.2 Ye = 1.0
Fonte: NBR 8681 (1984)
divididos pelo coeficiente de minoragéao Ye (concreto) ou Y,
(ago), ou seja:
fck
fea = (4.38a)
[of
f
tk
ftd = Y (4.38b)
C
£ ck
f = y (4.38C)
ycd Y
s
£ k
£ - Y (4.384d)
yd Y
onde:
fcd - resisténcia de cdlculo do concreto & compresséao;
ftd - resisténcia de cdlculo do concreto a tragao;
fycd - resisténcia de cédlculo do ago & compressao;
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resisténcia de cdlculo do ago a tragdo.

fyd =

fck - resisténcia caracteristica do concreto a compressao;
ftk = resisténcia caracteristica do concreto & tragao;
fyck = resisténcia caracteristica do ago a compressao;

fyk = resisténcia caracteristica do ago a tragdo.

Os coeficiéntes de minoracdo dos materiais, no
estado limite Gltimo, sdo:
Yo = 1.4 (em geral);
v, = 1.15 (desde que sejam obedecidas as prescri¢des de norma

quanto ao controle de qualidade).

O dimensionamento das armaduras segue o seguinte
critério:

a) Laje da superestrutura - as armaduras S&o dimensionadas a
flex3o simples utilizando-se as tabelas desenvolvidas por
PINHEIRO (1986);

b) Encontros - os encontros do sistema estrutural isostéatico
s3o dimensionados & flexo-compressdo considerando-se
trechos de espessura constante ao longo da altura. Para o
sistema estrutural hiperestéatico faz-se também o
dimensionamento & flexo-compressdo.

c) Blocos da fundacdo - faz-se o dimensionamento de acordo
com o método de cédlculo adotado (item 4.2.2.4). Para O
Método das Bielas a armadura principal é dimensionada a
tracdo sendo que no Método do CEB a mesma & dimensionada a

flex3o.
4.5 - VERIFICAGOES

4.5.1 - VERIFICACAO DO ESTADO LIMITE UOLTIMO OE
RESISTENCIA A FADIGA

A verificagdo deste estado limite deve ser
procedida através da andlise, com base em métodos eldsticos,

das variacdes de tensdes na armadura, considerando-se Os
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efeitos dinimicos (carga mbéveis, impactos e forga
centrifuga), da fluéncia do concreto e das perdas de
protensdo, e desprezando-se a resisténcia do concreto a
tragao épés a fissuragdo.

[

Os efeitos do vento, acelerag¢do e frenagem, cargas
eventuais nos passeios, retragdo, temperatura ndo sdo
incluidos nesse c&lculo, face a reduzida frequéncia de

aplicacdo. Nos pilares e nas vigas de travamento ndo h&

necessidade de se considerar fadiga do ago.
0 critério de verificacdo da resisténcia a fadiga

da norma NBR 7187 (1986) admite que a armadura esteja
submetida a uma variagdo de tensdes A0_ = 0 -0 .
s sméx smin

Sendo ¢ a tensd3o correspondente a uma

smax
combinacdo frequente de ag¢gdes, com seu valor mdximo, e Ocmin
a tensdo correspondente, conforme o caso, a uma combinagéao
quase permanente ou frequente de agbes com seu valor minimo,
a resisténcia & fadiga estaréd verificada se Ao for menor ou
igual & resisténcia a fadiga de calculo, Afsd, dada pela
expressao: Af = Afsk/yfat , sendo Af a resisténcia

caracteristica és%adiga € Yeat © coeficientikde seguranga a
fadiga, cujo valor é Yeat = 1.5. Caso contrario, & necessario
aumentar a percentagem de armadura na segdo, de modo a
reduzir a amplitude da variagdo de tensdes Aos, até que seja
atendida a condicdo limite acima estabelecida.

Ainda segundo a NBR 7187, na auséncia de resultados
de ensaios, devem ser adotados como resisténcia
caracteristica & fadiga os seguintes valores: 250 MPa para
barras lisas e 150 MPa para barras de alta aderéncia.
Deve-se, ainda, reduzir esses valores através da aplicagédo do
coeficiente multiplicador f nos casos indicados a seguir:

a) Barras curvas (r = raio de curvatura) : £ = 1 - 1.5(¢/r);
b) solda pontilhada ou continua: £ = 0.4;

c) solda de topo: £ = 0.7.

A resisténcia a fadiga de elementos de 1ligagdo deve ser
comprovada, quando for o caso, por testes realizados pelo

fabricante.
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A n6rma alemd DIN-1045 estabelece que as flutuagles
das tensdes em servigo (AU; ) devem ser limitadas a:
a) na f}exéo: Aas s 180 MPa;
b) na flexdo utilizando-se barras soldadas: A&s s 80 MPa;
c) no cisalhamento utilizando-se barras dobradas: Aas < 180
MPa;
d) no cisalhamento utilizando-se estribos: A&s < 140 MPa.
Quando existirem variacdes de tensdes superiores as

descritas anteriormente, a 4rea de ago deve ser majorada por:

Ao;
CF = — (4.39)
Ao
_ s
onde Aas &, conforme o caso, um dos valores limites
fornecidos.
Adota-se, no presente trabalho, a verificagdo

sugerida pela norma alemd DIN 1045 por considerar-se as
verificagdes da atual norma de pontes NBR 7187 um tanto
conservadoras.

Os valores das tensdes em servig¢o na flexdo simples
para se¢des retangulares podem ser obtidas, segundo SUSSEKIND
(1987) :

o = M (4.40)

S X
AS (da - —3—')

n AS v// 2bw da
X = 5 [ -1+ 1+ “H‘X:‘ ] (4.41)

w

sendo:

= momento fletor atuante na sec¢do (kNcm/m);

= 4rea de a¢o submetida ao momento M (cmz);

M
A
d = altura Gtil da seg¢do de concreto (cm);
X posicdo da linha neutra (cm);

b

= largura da segdo considerada (faixa de 1 metro);

o]

= ES/EC ; sendo Es o mddulo de elasticidade do ago e Ec o

médulo de elasticidade secante do concreto, cujos valores

s30:
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E = 2.1 10" MPa;
1/3
Ec = 9.5 (fck + 8) (4.42)
onde f’ é a resisténcia caracteristica do concreto a

ck
compressdo adotada no projeto (MPa) e Ec expresso em GPa.

Para as se¢des solicitadas a flexo-compressao,
SUSSEKIND (1987) fornece as seguintes expressdes para as

tensdes no concreto e no ago:

o, = . 2 N x (4.43)
wa —2nAs (d - x)

0 =no d-x (4.44)
s c X

A posigdo da linha neutra (x) é determinada segundo

a equacdo (4.45), mostrada abaixo:

b x° + 3b M ) s 6tna - 6nA da=o0
W w| N N s N s -
(4.45)
sendo:
M = |M | + [N | e. = momento fletor mdximo atuante na
s max max 3
armadura (kNcm/m) ;
onde:
| | IN | = momentos fletores e forgas cortantes
max max
maximas em mdéddulo;
e, = excentricidade da armadura com relagdo ao centro de

gravidade da segdo.
4.5.2 - VERIFICACAO DAS FASES CONSTRUTIVAS

O processo construtivo proposto obriga a se
verificar os elementos pré-moldados (vigas) nas fases
construtivas. Durante um certo periodo de tempo as vigas
pré-moldadas deverdo suportar, além do peso prdprio, o peso
do comcreto depositado sobre as mesmas. Neste fase ndo se
pode considerar, no caso do pértico, a ligagdo dessas com OsS
encontros.

Deve-se também verificar as vigas as solicitagdes
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dinimicas devidas ao transporte e montagem. Segundo a NBR
9062 (1985), quando uma andlise dindmica ndo puder ser
efetuada, a solicitacdo din&mica pode ser considerada,
aproximédamente, por uma estitica equivalente, calculada
através do coeficiente de amplificagdo dindmica pela

expressao:
9 (4.46)

onde:

g = carga estética permanente no transporte (kN/m);

carga estitica equivalente (kN/m);

I

ge
B

It

coeficiente de a¢do dinémica; Ba = 1.3 ou Ba = 0.8 no

caso de possivel alivio de g devido & agdo dindmica.

a

4.5.3 - VERIFICAGAO DO FENDILHAMENTO NO NG DO PORTICO

O detalhamento do né do pdrtico, constituido da
emenda por traspasse de lagos em gancho, & possivel, segundo
LEONHARDT (1978), para o caso de porcentagens moderadas de
armadura p s 0.5% e difmetro da armadura ¢ = d/18, sendo d a
altura dtil da laje ou encontro.

No interior dos ganchos ou lagos deve-se dispor 4
barras transversais contra o fendilhamento. De acordo com
Leonhardt, essa armadura deverd absorver os esforgos de
fendilhamento supostos aproximadamente iguais a -é—, sendo z
a forca de tragdo na barra emendada. A norma NBR 6118 (1982)
prescreve gque gquando ndo houver no trecho de ancoragem
compress&o do concreto transversalmente a armadura,
suficiente para impedir a fissuragdo do mesmo, deve-se dispor
uma armadura transversal com capacidade para resistir a 25%
do esfor¢o ancorado (-%}).

A norma alem3d DIN 1045 exige para emendas por
tranpasse na regido do ndé qualidade do concreto B = 250,
sendo B a resisténcia média do concreto a& compressdo dada em
kgf/cmz, ago nervurado e estribos ou estribos em lago em

forma de grampos para a seguranga na regido do canto.
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4.5.4 - VERIFICACAO DA LIGACAO DOS CONCRETOS COM
IDADES DIFERENTES

Admite-se, para efeito de cdlculo, perfeita ligagdo
entre os elementos pré-moldados (vigas) e o concreto moldado
no local de maneira a formarem juntos a laje da
superestrutura.

Para garantir que o comportamento estrutural

conjunto ocorra de fato, € essencial o estudo dos esforgos

que se desenvolvem na interface dessa unido, notadamente os

esforcos de cisalhamento.

Segundo a FEDERATION INTERNATIONALE DE LA
PRECONTRAINTE (FIP) (1982), para simplificar e dinamizar a
rotina de cdlculo, considera-se, resumidamente, duas
categorias de superficie ou interface (categoria 1 e
categoria 2) e dois niveis de problemas (situagdo de baixa e
alta solicitacdo cisalhante), da seguinte maneira:

a) Categorias da superficie (interface)
categoria 1 - s3o as superficies obtidas naturalmente
durante a produgdo do pré- moldado;
categoria 2 - superficies onde a rugosidade foi feita
deliberadamente.

b) niveis do problema
baixa solicitagdo cisalhante - esta situagdo é encontrada
nas estruturas cujos elementos pré-moldados possuem grande
superficie de contato com o concreto moldado no local
(fig. 4.21). O esforgo cortante serd normalmente baixo, e
se resultar menor que o obtido através das expressdes 4.47
ou 4.49, nenhuma armadura transversal serd necessaria;
alta solicitagdo cisalhante - situagdo caracteristica de
estruturas com secdo transversal conforme a figura 4.22. A
armadura transversal deve ser verificada utilizando-se a
expressao 4.48.

Segundo a FIP apud BALLARIN (1990), na verificagdo
dos esforgos ocorrentes na interface valem algumas

observagdes:
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a) A armadura de cisalhamento €& verificada no estado limite
Gltimo. Embora na maioria das situagdes seja necessério
garantir o trabalho conjunto da estrutura nas solicitagdes
de servigo, o presente método dispensa essas verificagdes
de servico;

b) pelos procedimentos de cdlculo assumidos, em situagdes de
baixa solicita¢do cisalhante nenhuma fissura pode ocorrer
na interface. Se os esforcos assim calculados levam a uma
condicdo de fissuragdo, deve-se prever armadura.

Embora o método seja valido para elementos

bi-apoiados, recomendando-se a confirmagdo experimental para
outros tipos de vdos, ele serd também utilizado para a
verificagdo dos esforgos ocorrentes no sistema estrutural
hiperestdtico (pbértico). Desta forma poder-se-& comparar
esses resultados com os obtidos pela proposi¢do da norma NBR
9062, descrita em seguida.

De acordo com a FIP deve-se ter na interface
tensdes cisalhantes menores ou iguais as descritas a seguir:

a) Para situag¢les de baixa solicitag¢do cisalhante

Tou = ﬁz ftd’ (4.47)

b) para situag¢des de alta solicitagdo cisalhante

Tou = Bl P, fyd + Bz ftd' s 0.25 fck (4.48)
sendo:
Bsw
Py = T 2 0.001
W
onde:
ASw = &rea de armadura transversal que atravessa a interface

a

e se encontra efetivamente ancorada (cmz). MATTOCK
(1987) sugere espessuras minimas de capa de 75 mm, 90
mm e 150 mm, para ancoragem de barras com didmetros de
9 mm (3/8"), 12 mm (1/2") e 15 mm (5/8"),
considerando-se concreto com resisténcia de 21 MPa e
ancoragem em gancho ou lago;

bw = largura da seg¢do ou da interface (cm);

s = espagamento da armadura transversal (cm);
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fyd = resisténcia de célculo do ago a tragdo (MPa);

ftd' = resisténcia de c&dlculo do concreto a tragdo obtida

através da expressdo: ftd = 0.25 V fck' ;

fck' = resisténcia caracteristica do concreto a compressdo
medida em cubos de 15 cm (MPa);
Bl e BZ - fatores multiplicativos do ago e do concreto,

respectivamente, cujos valores estdo reproduzidos
na tabela 4.8.

O;n“m Trensversel
PRI AN IO
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Figura 4.22 - Situagdes de altas solicitagdes cisalhantes

Nos casos especiais onde o esforgo cortante &
critico, pode-se utilizar a seguinte expressdo Como

alternativa a equagdo 4.47:

T, =K K, Ky B, £4. 5 1.568, £ (4.49)
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Tabela 4.8 - Fatores Bl e B

2
Categoria da superficie
. Fator
1 .2
B 0.6 0.9
1 *
BZ : 0.2 0.4

* Para superficies bastante lisas (obtidas com o uso
de formas met&licas ou de madeira plastificada ou que
foi alisada), recomenda-se adotar ﬁz- 0.10.

Fonte: FIP (1982)

sendo:
X
k, = 0.7 — + 0.3 s 1.0 , onde:
1 e
x = distlncia da extremidade tracionada até a interface (m);
e = distldncia do centro de gravidade da segdo ndo fissurada

de concreto até a extremidade tracionada (m).

k, = 2.0 - 0.4 M

2 -V—'d—- =2 1.0 , onde:

M = momento fletor atuante (MNm/m) ;

<
I

esforco cortante atuante (MN/m);

d = altura 0til da seg¢do (m).

k., = 0.3 (f W 4+ 0.16 M) + 0.8 = 1.0 , onde:
3 b dZ ctd u o

M, = momento fletor necessirio para produzir tensdo nula na

extremidade tracionada da seg¢d3o composta (MNm/m);

Wu = -é— (m3), onde:
I = momento de inércia da segdo de concreto ndo fissurada
(m*) ;
fctd = resisténcia de calculo do concreto a tragdo na flexdo
(MN/mz).

Para a analise do efeito de cargas repetitivas
(fadiga) os valores obtidos com a expressdo 4.47 devem ser

reduzidos em 50%.
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Segundo a NBR 9062 (1985), permite-se considerar a
pe¢a composta como monolitica para duas situagdes:
a) Colaboraqéo completa para o estado limite Gltimo;
b) colaboracdo parcial para os estados limites de utilizagdo.
Neste caso o estado limite Gltimo deve ser verificado para
a parte pré—moldada da peg¢a composta.
Na falta de c&lculo mais rigoroso, permite-se
calcular a pe¢a composta como pe¢a monolitica se a tensdo de

aderéncia de célculo T satisfizer a condigdo:

d
fyd As
Tsa 5B et P L (4.50)
onde:

fyd = resisténcia de cédlculo a tragdo do ago (kN/cmz);

A, = drea da armadura (cmz) atravessando, perpendicularmente,
a interface e totalmente ancorada nos elementos
componentes [MATTOCK (1987)1;

b = largura da interface (cm);

espagamento da armadura (cm);

ftd = resisténcia de cdlculo a trag¢do do concreto. Segundo a
NBR 6118 para o menos resistente dos concretos em
contato (kN/cmz).

B e BC = coeficientes de minoragdo aplicados a armadura e ao

concreto, respectivamente, cujos valores para o

caso de superficies intencionalmente &asperas com

rugosidade de 0.5 cm em 3.0 cm sdo definidos na

tabela 4.9. Para valores intermedidrios pode-se

interpolar linearmente entre os existentes.

Tabela 4.9 - Valores dos coeficientes Bs e Bc

As/s b (%) B B

S

0
0.9

[oNe]
AW |0

0.
0.

(S0 ]

<
2

Fonte: NBR 9062 (1985)
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A tensdo de aderéncia de cdlculo deve ser obtida da

seguinte forma:

Fmd .
onde:
Fmd = valor médio da forca de compressdo ou de tragdo acima

da ligagdo, ao longo do comprimento a, (kN) ;
a, = distincia entre os pontos de momento nulo e maximo na

peca (cm);

Admite-se A = 0 quando Teq S Bc ftd e sdo
satisfeitas simultdneamente as seguintes condig¢des:

a) A interface ocorra em regido da pe¢a onde haja
predomindncia da largura sobre as outras dimens&es da pega
(topo de placas, mesa das vigas T ou TT etc.);

b) a superficie de ligag3oc deve ter rugosidade conforme
exposto anteriormente (0.5 cm em 3.0 cm);

¢) o plano de ligagdo ndo esteja submetido a esforgos normais
de tracdo nem a tensdes alternadas provenientes de
carregamentos repetidos;

d) a armadura da alma resista a totalidade das forgas de
tracdo provenientes de esforgos cortantes, desprezada a
contribuicdo do concreto na zona comprimida;

e) seja escovada a superficie do concreto ja endurecido para
eliminar a nata de cimento superficial e seja
abundantemente molhada e encharcada a superficie que vai
receber o novo concreto, pelo menos com 2 horas de

antecedéncia a nova concretagem.

4.5.5 - VERIFICACAO DO ESTADO DE DEFORMAGAO EXCESSIVA

A norma NBR 6118 (1982) prescreve que no projeto,
especial atengdo devera ser dada & verificagdo da
possibilidade de ser . atingido o estado de deformagdo

excessiva, a fim de que as deformagdSes ndo possam ser
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prejudiciais a estrutura ou a outras partes da construcdo.
Deve-se estudar as possiveis consequéncias

indesejaveis das deformagGes e previstos os dispositivos

necessirios para evitd-las, adotando-se contraflechas quando

conveniente.

No célculo das deformacdes deve-se levar em conta a
retragdo e a deformagdo lenta.

Segundo PFEIL (1990), os vigamentos apoiados ou
continuos de pontes de concreto armado sdo, em geral,
bastante rigidos, ndo se produzindo vibra¢des ou flechas

exageradas sob agdo de carga mével.

O cédlculo das flechas em pontes de concreto armado
é bastante complicado pela redugdo do momento de inércia
decorrente da fissuragdo e ainda pelos efeitos da fluéncia do
concreto.

A flecha imediata (sem efeito de fluéncia) pode,
segundo a AMERICAN ASSOCIATION OF STATE HIGHWAY AND
TRANSPORTATION OFFICIALS (AASHTO) apud PFEIL (1990), ser
calculada com um momento de inércia efetivo Ie dado pela

férmula empirica:

3
r
I = Il" + [_Nl—] (IC - If‘) < IC (4.52a)
onde:

I

momento de inércia da segdo fissurada, multiplicando-se

a 4rea da armagdo por n = 8 (cmﬁ);

C . =~ 4
c momento de inércia da segdo bruta de concreto (cm ) ;

I
M = momento madximo no tramo (kNcm);
M

= momento de fissuragido da se¢do, dado aproximadamente por

I
M =f - (4.52Db)
r ct vy
1
onde:

fCt = resisténcia caracteristica do concreto & tra¢do na
flexdo (kN/cmz); fct = 1.2 ftk para pecgas de segdo T ou
duplo T e fct = 1.5 ftk para pegas de segdo retangular;
y, = disténcia do centro de gravidade da segdo bruta de
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concreto a fibra mais tracionada (cm).

Para se¢des retangulares, o momento de inércia da
secdo fissurada pode ser calculado de maneira expedita com os
valores da tabela 4.10.

I

Tabela 4.10 - Valores de 71- para vigas de secdo retangular
c

As’= 0, d'/d-= A '= A, d'/d =
np

0.10 0.15 0.20 0.10 0.15 0.20
0.05 0.30 0.23 0.20 0.32 0.25 0.21
0.10 0.54 0.44 0.38 0.58 0.48 0.40
0.15 0.70 0.60 0.52 0.80 0.66 0.56
0.20 0.82 0.72 0.64 1.00 0.82 0.70
0.25 0.97 0.82 0.75 1.20 1.00 0.84
0.30 1.05 0.92 0.90 1.40 1.16 0.98

Fonte: PFEIL (1990)
As vigas simplesmente apoiadas, de altura

constante, podem ser calculadas com o momento de inércia
efetivo I, calculado na se¢do de maior momento, e suposto
constante em todo o vdo. Para vigas continuas, o momento de
inércia efetivo I, pode ser tomado igual & média aritmética
dos valores obtidos com a equagdo 4.52a para as segdes
criticas de momentos positivos e negativos.

O médulo de elasticidade instanténeo EC do concreto
a ser usado com a equag¢do 4.52a é o mdébdulo secante, obtido
através da equagdo 4.42.

O calculo das flechas finais de carga permanente,
inclusive efeitos de fluéncia e retragdo do concreto, pode
ser feito, segundo PFEIL (1990), multiplicando-se a flecha

imediata por um dos coeficientes da Tabela 4.11.
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Tabela 4.11 - Coeficientes para obter a flecha final enm
funclo da da flecha inicial

Umidade do . , 1 ,
meio ambiente As =0 As.f '?'As As As
alta 2.5 1.8 1.5
média 3.0 2.2 1.8
baixa 3.5 2.5 2.0

Fonte: PFEIL (1990)

4.5.6 - VERIFICAGAO DO ESTADO DE FISSURAGAOQ
INACEITAVEL

A condigdo de fissuragdo da estrutura, avaliada
considerando-se a mesma em servigo, é feita segundo o
critério da norma NBR 6118 (1982).

Segundo esta, considera-se atingido um estado
limite de fissuragdo quando o valor da abertura w das
fissuras na superficie do concreto iguala ou ultrapassa os
seguintes valores:

a) 0.1 mm, para pegas ndo protegidas, em meio agressivo;
b) 0.2 mm, para pegas ndo protegidas, em meio ndo agressivo;
c) 0.3 mm, para pe¢as protegidas.

A NBR 6118 admite, apoiada em resultados
experimentais, que um estado limite de wutilizagdo por
fissuragdo ndo é atingido caso seja respeitada uma das duas

desigualdades seguintes:

¢ o 4 l, para w = 0.1 mm
5 5 X F [——— + 45] < 2, para w s 0.2 mm (4.53a)
nb ) 3 pr 3, para w < 0.3 mm
¢ Us 30S 1, para w < 0.1 mm
5 55 * T X I < 2, para w s 0.2 mm (4.53Db)
nb ) S tk 3, para w < 0.3 mm
onde:
¢ = di@metro das barras da armadura (mm);
My, = coeficiente de aderéncia do a¢o empregado, ndo se

tomando, em hipbdtese alguma, M, > 1.8;
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ftk = resisténcia caracteristica do concreto a tragdo
(kgf/cmz);

¢ = tensdo em servigo na armadura para a  solicitagdo
caracteristica atuante (kgf/cmz), calculada através da
equagdo 4.40;

E, = médulo de elasticidade longitudinal do ago (ES = 2.1x106
kgf/cmz);
p, = taxa geométrica da armadura na segdo transversal de

concreto Akr interessada pela fissuracado (pr = As/Acr)'

O valor de ACr é obtido de acordo com a figura 4.23.

A-

=

LY ] ° ‘r/;“ ol |15

L]
Err T

Figura 4.23 - Area de concreto (Acr)

4.6 - DETALHAMENTO DA ESTRUTURA

O detalhamento das armaduras & feito a partir das
envoltdrias dos esforgos (momentos e cortantes).

A envoltéria da laje da estrutura sem continuidade
& obtida a partir das superficies de influéncia de RUSCH
(1965) (fig. 4.3a). As demais envoltérias (muro em balango,
laje e encontros do pdrtico) sdo obtidas a partir dos
esforcos calculados em se¢les pré-definidas.

Essas envoltérias sofrem um processo de
deslocamento horizontal, para atender & ancoragem das bielas
comprimidas utilizadas nas treligas ideais de dimensionamento

da armadura transversal.
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0 deslocamento horizontal a,, no caso de estribos
verticais, é dado pela equagdo:
3
‘ —a— = 1,5 - 1.2 n 2 0.5 (454)
onde:

d = altura Gtil da pega (cm);

sendo:

7o 4 (4.55)
1.15 71 '
wd

onde:

Tod = valor de cdlculo da tensdo convencional de cisalhamento
no concreto, na alma das pegas (tens3o de referéncia)
em MPa; Ted = Vd/bw d ;

T4 = 1.15 Ted = T, (em MPa)

sendo T, = ¢1 v fck , com valor de wl obtido segundo o item

A-2.2 do anexo da NBR 7197 (1989).

Nio h&, entretanto, necessidade de calcular um
valor de a, para cada secdo, podendo-se tomar um valor
constante para cada tramo ou trecho da viga.

A escolha da relagdo a]/d, para cada trecho, pode
ser feita com os valores da Tabela 4.12.

Tabela 4.12 - Valores simplificados da relagao a]/d

Valor de 7
Tipo de armadura transversal

< 0.6 0.6 a 0.8 s 0.8

Estribos verticais com ou sem
ferros dobrados 1.00 0.75 0.50

Estribos inclinados a 45° 0.75 0.50 0.25

Fonte: NBR 6118 (1982)

Para lajes sem armadura transversal calculada (caso
T < 7 toma-se a, = 1.5 d.
em qQue Ty 4 wul) 1
O cilculo das ancoragens e emendas das barras de

armacdo segue as recomendagdes da NBR 6118.
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5 - EXEMPLO ILUSTRATIVO
5.1 - INTRODUGAO

Com o objetivo de verificar o comportamento
estrutural e realizar uma estimativa dos custos diretos da
estrutura proposta, apresenta-se no presente capitulo um
exemplo de cdlculo de uma ponte com 8 metros de vdo.

Para efeito de comparagdo serdo considerados os
dois sistemas estruturais discutidos no capitulo, 4 ou seja,
sistema sem continuidade (laje bi-apoiada) e sistema com

continuidade (laje engastada nos encontros).
5.2 - CARACTERISTICAS GEOMETRICAS DA PONTE

O cadlculo é desenvolvido para uma ponte destinado a
integrar rodovias.

Segundo PFEIL (1990), as normas do Departamento
Nacional de Estradas de Rodagem (DNER) adotam as seguintes
larguras de pista: Classe I - 7.20 m, Classe II e III - 6.00
4 7.20 m. Nas estradas com duas pistas independentes com duas
faixas de trafego cada uma, a largura utilizada €& 7.00 m. Os
acostamentos tem largura minima varidvel, conforme a classe
da estrada e a regido atravessada. Nas estradas Classe I,
normalmente adotam-se acostamentos de 2.50 metros de largura.

Admitindo-se que a ponte serd destinada a uma

estrada Classe I de pista simples, sua largura total minima
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Figura 5.1 - Segdo transversal do tabuleiro da ponte
dimensbes em cm.

deve ser de 13.20 metros, considerando-se 0.50 metros em cada
porda destinados as defensas. Adota-se para efeito de céalculo
a largura de 13.50 metros.

Considerando-se que a ponte poderd ser utilizada
para fins de retorno ou mesmo COmMO travessia de estradas
vicinais, este deve ter espago livre minimo sob a

superestrutura de 5.50 metros de altura (DNER) .
5.3 - CALCULO SEM CONTINUIDADE

Tem-se a estrutura conforme exposto no item 4.2.
5.3.1 - CALCULO DA SUPERESTRUTURA

Admite-se a utilizacdo de concreto com resisténcia

caracteristica a compressdo fck = 21 MPa tanto na fabricagédo

das vigas pré-moldadas como no concreto moldado no local.
5.3.1.1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DA LAJE

Considerando-se o valor da relagao ei/e] = 18 e um
vio tedrico de 8.20 metros, chega-se a uma laje de espessura
igual a 45 centimetros (utilizando-se a Tabela 4.1). Toma-se
este valor da relagdo 81/e] lembrando-se de que as pontes em
lajes macigas sdo apropriadas, segundo LEONHARDT (1979), para
vios de até 20 metros, aproximadamente (para as quais se

teria o malor valor de 21/e]).
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5.3.1.2 - CALCULO DA LAJE SEGUNDO RUSCH

, O calculo & desenvolvido admitindo-se que a ponte
seja da Classe 45. v
Tendo-se fixadas as dimenses da laje, toma-se por
&x o vdo da ponte (diregdo do trédfego). Dessa forma, chega-se
aos seguintes dados da estrutura:

a) Vido tedrico: Zx = 8.20 m;

b) largura da laje: Zy = 13.50 m;

c) espessura da laje: e = 45 cm;

d) condi¢des de apoio: bi-apoiada;
e)

relagédo ey/g( = 1.65 = 1.60.

Segundo RUSCH (1965), para essas condigdes de apoio
e relagao Zy/lx utiliza-se no célculo dos momentos fletores a
tabela 6. Os coeficientes para o cdlculo dos esforgos
cortantes no meio e no canto do apoio s3o obtidos das tabelas
99 e 101 (RUSCH), respectivamente.

Esforgos devidos ao carregamento permanente

No célculo dos esforcos devidos ao carregamento
permanente deve-se considerar, além do peso proprio e da
sobrecarga de pavimentagdo (10 cm), uma carga uniformemente
distribuida de 2.00 kN/m2 proveniente de um futuro

recapeamento (NBR 7187).

Chega-se assim a uma carga uniformemente
distribuida sobre a laje g = 15.65 kN/mz, para a gqual
obtém-se, através das equagdes 4.3 e 4.4, os seguintes
esforgos:

Mxm' = 131.54 kNm/m;
Mym’ = 21.89 kNm/m;
M ., = 131.54 kNm/m;
V., = 64.17 kN/m;
em
V., = 64.17 kN/m;
er
onde:
Mxm - momento fletor no meio da placa na diregdo Xx;
Mym - momento fletor no meio da placa na diregdo Y;
MXr - momento fletor no meio dos bordos livres na direcgdo x;
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en forca cortante no meio dos apoios;

\'
er

sendo utilizado o apbstrofe para identificar os esforcos

forca cortante no canto dos apoios;

provenientes de carregamento permanente uniformemente
distribuido sobre a placa. v

e t— —

s

Figura 5.2 - Dimensbes do guarda-corpo (cm)

Os esforcos devidos ao peso das defensas sdo
quantificados através da Tabela 103 (RUSCH), considerando-se
uma carga por unidade de comprimento ao longo dos bordos
livres. Sendo a secgdo transversal dos guarda-corpos dada
conforme a Figura 5.2, chega-se a uma carga uniformemente
distribuida igual a 6.25 kN/m. Portanto:

Mxm” = 5.13 kNm/m;
My = 2-05 KNm/m;
M ow = 13.33 kNm/m;

onde os dois apdstrofes indicam esforcos provenientes de

carregamento permanente aplicado ao longo dos bordos livres.

Vé-se que o calculo segundo RUSCH fornece apenas OS
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valores dos esgforcos maximos (centro do vao). Assim, para que
se possa realizar posteriormente um melhor detalhamento da
armadura, calcula-se os momentos fletores atuantes em segdes
definidas a cada décima parte do vdo (0.82 m). Para o caso
dos momentos devidos &s defensas, rconsidera-se o valor do
mesmo nos bordos livres.

Esses momentos sdo obtidos calculando-se,
primeiramente, uma carga distribuida equivalente, a partir do
ot Mo = 144,87 kNm/m. Entrando com
este momento na equagdo 4.3, obtém-se a carga equivalente

momento maximo Mxr = M

geq= 17.24 kN/mz, com a qual pode-se, na equagao 4.4, obter o
valor da forga cortante méxima (apoios) correspondente,
Va = 70.67 kN/m.

Desse modo pode-se ter os valores dos momentos
fletores nas secdes definidas através da seguinte equagdo:

2
M = 70.67 x - 17.24 -%}— (5.1)

sendo x a distincia em metros da segdo considerada ao apoio

da laje.

As forgas cortantes sdo determinadas diretamente
por semelhan¢a de triédngulos, uma vez que o diagrama de
esforgos cortantes & linear variando de # 64.17 de um extremo

ao outro do v3o. Esses esforgos sdo mostrados na Tabela 5.4.

Esforgos devidos ao carregamento mével
Para a obtencdo dos coeficientes nas tabelas,

torna-se necessdrio a avaliacd3o da largura de distribuigdo

(t). Sendo o veiculo tipo Classe 45 tem-se, segundo a Tabela
4.3, para as larguras de contato de todas as rodas: b1 = b2 =
b. = 0.50 metros. Com o comprimento de contato igual a 0.20

3
metros, obtém-se a largura de contato do quadrado equivalente

b = 0.32 metros. Observando-se a Figura 4.2, calcula-se t =
0.97 metros. A distincia entre rodas de um mesmo eixo €& a =
2.00 metros (Tabela 4.3).

Na Tabela 6 de RUSCH para {%- - 0.49 = 0.50 e
ex/a = 4.10, interpolando-se entre os valores fornecidos,

obtém-se os coeficientes apresentados nas Tabelas 5.1 e 5.2
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para o cdlculo dos momentos fletores.

No célculo da forga cortante, tem-ge (Tabelas 99 e
101 de RUSCH) os valores dos coeficientes apresentados na
Tabela 5.3.

Calculando-se o valor do coeficiente de impacto

segundo a equagdo 4.2 e obtendo-se as cargas F e p das

Tabelas 4.2 € 4.3, calcula-se os momentos fletores e esforgos

Tabela 5.1 - Coeficientes para o cdlculo dos
momentos fletores devidos & carga P

Zx t/a = 0.50
a M M M
Xm ym xr
4.00 0.84 0.47 1.82
4.10 0.85 0.48 1.85
5.00 0.96 0.58 2.12

Tabela 5.2 - Coeficientes para o cdlculo dos momentos
fletores devidos as cargas p e p’

M M M
xm ym Xxr
X
a
p p’ P p’ p p’

4.00 0.15 5.80 0.11 1.33 0.30 3.80
4.10 0.17 6.20 0.12 1.42 0.34 4.14
5.00 0.35 9.82 0.24 2.25 0.66 7.24

cortantes com a equag¢do 4.la. Assim:

¢ = 1.34;

F = 75 kN;

p =75 kN/mz;

Mopne = 128.10 kNm/m;
Mo, = 58.56 kNm/m;
M ., = 215.94 kNm/m;
Voo, = 104.45 kN/m;
\Y = 249.17 kN/m;

ar”l
sendo os trés apdstrofes indicativos de esforgos provenientes

do carregamento mdvel.
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Tabela 5.3 - Coeficientes para o cdlculo das forgas
cortantes devidos &s cargas P, p e p’

tx t/a 0.50 Vam var
a v V ‘ , ,
am ar P P p P
4.00 0.90 2.35 0.26 1.60 0.28 1.57
4.10 0.91 2.35 0.27 1.67 0.30 1.64
5.00 0.96 2.38 0.37 2.26 0.44 2.29

Os casos tabelados em RUSCH (1965) consideram a
carga mdével ocupando toda a largura da placa. Entretanto as
defensas ndo permitem que estas cargas sejam dispostas
exatamente nos bordos livres da placa. Assim, para efeito de
dimensionamento da armadura, considera-se os momentos
atuantes a distincia de 0.75 metros dos bordos livres (Figura
5.3). Este momento & calculado por interpolagdo linear entre
os calculados no meio e bordos da laje (MXm e Mxr)' Desse

modo:

SM SM

XD -7

Figura 5.3 - Segédo considerada para o calculo dos esforgos
provenientes das cargas moéveis (SM).

Com base nas superficies de influéncia elaboradas
por RUSCH (Figura 4.3), pode-se obter os momentos atuantes
nas demais secdes estabelecidas na laje.

As forgas cortantes nas secBes estabelecidas sao
calculadas analogamente aquelas provenientes do carregamento
permanente, fazendo-se, entretanto, a mesma redugdo

considerada para os momentos fletores (secdio & 0.75 m dos
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bordos livres). Dessa forma chega-se aos resultados

apresentados na Tabela 5.4.

Tabela 5.4 - Esforgos nas segfes definidas na laje

e

Carga Permanente Carga Mével
~ M \ M
Segao (m) g g q Vq
1 0.00 0.00 64.17 0.00 233.09
2 0.82 52.15 51.34 82.47 186.47
3 1.64 92.72 38.50 164.94 139.85
4 2.46 121.69 25.67 206.18 93.24
5 3.28 139.08 12.83 206.18 46.62
6 4.10 144.87 0.00 206.18 0.00

0BS:a) Os esforgos sdo apresentados até o meio do vao
face a simetria existente;
b) momentos fletores (M) em kNm/m e forgas cortantes
(V) em kN/m;
c) segdes consideradas a partir do apoio esquerdo.

5.3.2 - CALCULO DA INFRAESTRUTURA
A infraestrutura é calculada com base nas hipdteses

assumidas no item 4.2.2.
5.3.2.1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS ENCONTROS

Para efeito de célculo, adota-se para a altura
tedrica dos encontros o valor h = 7.00 m, considerando-se a
necessidade de um vd3o livre de 5.50 metros de altura sob a
ponte (item 5.2).

Admite-se a utilizacdo de concreto com resisténcia
caracteristica & compressado fck = 21 MPa.

Os encontros sdo calculados com base nas hipdteses
assumidas no item 4.2.2.

Seguindo o exposto no item 4.2.2.1, tem-se segundo
a equag¢do 4.7, K = %ﬁ, para um &ngulo de atrito interno
igual a 30°.

Obtendo-se a resultante do empuxo atuante sobre o
muro com a equacgdo 4.5, pode-se, com a equagdo 4.8, avaliar a

espessura uUtil (dm) necessaria ao muro na sua base. Assim:
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E = 147.00 kN/m, para Yy = 18.00 kN/ms;
dm = 58.57 cm.

Lembrando-se da existéncia de outras cargas ndo
consideradas nesta etapa do cadlculo, adota-se para a
espessura do muro na sua base © valor e = 70 cm. Para o
topo, admitindo-se agregado do tipo brita n’ 2, adota-se a
espessura de 20 cm, que atende no tocante aos esforgos

provenientes da superestrutura.

5.3.2.2 - CALCULO DOS ENCONTROS

Para a obtencdo das envoltérias de esforgos,
define-se secdes a cada metro a partir da base do muro.

A rigidez do encontro é obtida com a equagdo 4.13 a
partir das flexibilidades do pilar e do aparelho de apoio.

Cilcula-se a flexibilidade do pilar com a equagdo
4.12 onde y é medido com relagdo ao ponto médio entre as
segcdes, e o momento de inércia calculado adotando-se a
espessura do muro neste mesmo ponto. O valor do mbédulo de
elasticidade do concreto (EC) é& calculado, de acordo com a

NBR 6118, da seguinte forma:

EC = 6600 V/fck + 3.5‘ , com fck e EC em MPa
donde, para f., = 15 MPa, obtém-se B = 2856.31 KN/cm? .

Desse modo, obtém-se o valor da flexibilidade do
pilar, 6, = 3.27 x 10" % m/kN.

P
Para se calcular a flexibilidade do neoprene

torna-se necessadrio o seu dimensionamento. Seguindo as
indica¢des do SERVICE CENTRAL D’ETUDES TECHINIQUES (Anexo A)
chega-se a uma almofada de 1.00 cm de espessura de dimenséo
10x30, a qual é disposta sob cada elemento pré-moldado
(viga) . Portantco, para uma dureza Shore igual a 50, tem-se,
através da Tabela A.4 e da equagao 4.14, O valor da
4m/kN.

As verifica¢des da rotagdo imposta ao aparelho de

flexibilidade do neoprene 6 = 4.17 X 10

apoio e da seguranga contra O deslizamento s&o realizadas
apés o cédlculo da flecha no centro do vdo e da obtengdo das

forcas horizontais atuantes no apoio, respectivamente.
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Figura 5.4 - Dimensdes e segbes definidas nos encontros

Tabela 5.5 - Cadlculo da flexibilidade do pilar (6,)

P

Ay Y em I y2 Ay

Trecho oy (m)  (cm) (em®) T
7 - 8 1.00 0.5 23.57 1091.18 2.29
6 - 7 1.00 1.5 30.71 2413.56 9.32
5 - 6 1.00 2.5 37.85 4518.73 13.83
4 - § 1.00 3.5 44 .99 7588.69 16.14
3 - 4 1.00 4.5 52.13 11805.43 17.15
2 - 3 1.00 5.5 59.27 17350.96 17.43
1 - 2 1.00 6.5 66 .42 24418.30 17.30

S - 93.48 cm |

Calcula-se entdo a rigidez do conjunto com a
equagdo 4.13: kn+P = 1344.10 kN/m.
Esforgos provenientes dos aterros de acesso e sobrecarga dos
veiculos adjacentes ao muro

Transformando-se o carregamento do veiculo tipo em
carga uniformemente distribuida e compondo-a com a carga
distribuida p, que considera o efeito dos demais veiculos,

através das equacdes 4.15, obtém-se, pela equagdo 4.16, uma
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altura de terra equivalente h . Assim:
p, = 25.00 kN;
D = 9.44 kKN/n’;
h = 0.52m, paray, = 18.00 KN/m’.

Para a altura tedrica do muro, h = 7.00 m,
calcula-se, com as equa¢des 4.17 o carregamento atuante no
mesmo. Pode-se, ent3o, obter os esforcos nas segles definidas

(Figura 5.4), desse modo:

Pq = 3.15 kN/m;

P = 42.00 kN/m;

Py = 3.15 + 6.00 y

v, = L (6.30 + 6.00 )
M, = %? (10.45 + 6.00 y)

sendo Vs e MS a forca cortante e o momento fletor na segdo s,
respectivamente, e y a distlncia em metros do nivel do

terreno a sec¢do considerada.

Os valores desses esforgos sdo apresentados na
Tabela 5.6.

Esforgos provenientes da variagdo de temperatura e retragao
do concreto

Conforme considerado no item 4.2.2.2, os esforgos
provenientes da ocorréncia destes fendmenos sdo avaliados
conjuntamente através de uma queda de temperatura de 30°C.

A deformagdo especifica &, para essa variagao de
temperatura e coeficiente de dilatagédo térmica do concreto
o = 10'5, através da equagdo 4.19, igual a €y = —3Ox10'5.

Sendo a ponte simétrica e os encontros com iguais
rigezas, o ponto de deslocamento nulo localiza-se no meio do
vao.

Calcula-se, entdo, pela equagdo 4.20, a forega
introduzida no muro em consequéncia da deformagdo do
tabuleiro: Ft = 1.67 kN/m.

Os esforgos sdo obtidos diretamente, sendo a forga

cortante constante, de valor igual a Ft’ e o momento fletor
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nas secdes igual a Ms= 1.67 y. Estes valores sdo apresentados
na Tabela 5.6.

Esforcos provenientes da aceleragdo e frenagem dos veiculos
Seguindo a recomendagdo da NBR 7187 (1986), tem-se

as seguintes forgas atuantes no tabuleiro:

a) Aceleracdo: 25.63 kN;

b) frenagem: 135.00 KkN.

Adota-se, portanto, a forga Ff = 135 kN. Sabendo-se

que esta forga € absorvida pelos dois encontros, pode-se

calcular o momento fletor por unidade de largura atuante nas
secdes definidas: M, = 5 y, sendo y a distlncia em metros do
nivel do terreno & segdo considerada.

A forga cortante €& constante ao longo de toda
altura, de valor Vf = 5.00 kN/m.

Os valores desses esforcos nos encontros sao

apresentados na Tabela 5.6.

Tabela 5.6 - Esforgos nas secdes definidas nos encontros

Empuxo de terra Variaq%o de temp. Aceleragdo
retragdo do concr. frenagem

Secdo (Y) M, v, M, v, M, v,
8 0.0 0.00 0.00 0.00 1.67 0.00 5.00
7 1.0 2.74 6.15 1.67 1.67 5.00 5.00
6 2.0 14.97 18.30 3.34 1.67 10.00 5.00
5 3.0 42 .68 36.45 5.01 1.67 15.00 5.00
4 4.0 91.87 60.60 6.68 1.67 20.00 5.00
3 5.0 168.54 90.75 8.35 1.67 25.00 5.00
2 6.0 278.70 126.90 10.02 1.67 30.00 5.00
1 7.0 428.34 169.05 11.69 1.67 35.00 5.00

0BS: Momentos fletores (M) em kNm/m;
forgas cortantes (V) em kN/m.

5.3.2.3 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS BLOCOS

Observando-se as recomendagdes do item 4.2.2.3,
chega-se a um bloco cujas dimensdes sao apresentadas na

Figura 5.5.
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Figura 5.5 - Pré-dimensionamento dos blocos

5.3.2.4 - CALCULO DOS ESFORGOS NOS BLOCOS

Primeiramente deve-se adequar o bloco obtido no
pré-dimensionamento a um dos métodos propostos no item
4.2.2.4. Vé-se, assim, que o mesmo assemelha-se mais a um
bloco cujas caracteristicas s&do necessdrias ao calculo
através do método do CEB (1970). Atendendo as exigéncias do
método, modificam-se as caracteristicas geométricas dos
blocos, que passam a se apresentar conforme a Figura 5.6.

Adotam-se estacas pré-moldadas de concreto vibrado
de didmetro ¢e = 30 cm (capacidade nominal de resisténcia a
compressdo igual a 400 kN) a cada metro.

Calculando-se as cargas permanentes atuantes no
bloco (peso-prdprio, peso da terra sobre o mesmo, Ppeso do
muro) e compondo-as com os esforgos decorrentes do
carregamento na superestrutura e encontros, obtém-se o
carregamento total no bloco. A reagdo devida as cargas mdveis
& determinada calculando-se a mesma para o caso de uma viga
bi-apoiada (570.90 kN) e dividindo-se este resultado pela
largura do encontro (13.50 m). Admite-se, desta forma, Jque
este esforco ao ser aplicado aos blocos, distribuiu-se por

toda a extensdo dos encontros. Desconsidera-se o efeito do
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impacto.

0 carregamento total no bloco pode ser convertido
em forcas horizontais (H) e verticais (F), conforme a Figura
5.6. ,

A forca horizontal (H)+ & suposta equilibrada
através das vigas de travamento. Ocorrendo © aterro dos
acessos separadamente, deve-se verificar a influéncia desta
for¢a no carregamento das estacas. O momento provocado pela
forca H atenuard a carga na estaca mais solicitada (estaca
2), conforme observa-se na Figura 5.6.

Considerando-se vigas de travamento a cada 3.5

metros, a forca horizontal aplicada em cada estaca é igual a:
3.5

! - 3
H 15 H 49.31 kN.
F
S
n 138 H LI §
¢
108 1
4
CG £sTACAS T les
[N 138
Rl I8
3 l 210 3L*:,°
{70
Figura 5.6 - Caracteristicas geométricas e carregamento

nos blocos:
F = 432.85 kN/m;
H = 169.05 kN/m.

MOLITERNO (1980) apresenta uma marcha de calculo
para se determinar a resisténcia de grupos de estacas a
forcas horizontais. Admite-se neste trabalho que uma estaca
suporte cargas horizontais da ordem de 10% de sua resisténcia
4 compressao.

Dessa forma, entrando com a forga vertical (F) e o
momento desta com relagdo ao centro de gravidade das estacas

(CG) na equacgdo 4.22, calcula-se as cargas correspondentes a
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cada estaca:

R, = 44 .92 kN;
R2 = 387.50 kN;
onde R1 e R2 gdo, conforme a Figura 5.6, as cargas

correspondentes ds estacas 1 e 2, respectivamente.
O momento fletor, utilizado no cédlculo da armadura
inferior, é o maior momento obtido com relagdo a segdo de

referéncia Sl, definida no item 4.2.2.4. Portanto:

M = 176.31 kNm/m.

0 esforco cortante de cédlculo (V,) deve ser

d
verificado na se¢do de referéncia SZ' ndo devendo ser maior

gue o obtido com a equagdo 4.34. Desse modo:

Vd = 542.50 kN/m < Vd11m = 1159.13 kN/m.

0 esforco cortante também deve ser verificado na
vizinhanca das estacas de canto, onde a reagdo da estaca (Rd)
deve ser no méximo igual Aaquela obtida com a equagdo 4.27.
Assim:

R, = 387.50 kN < R,.. = 566.88 kN.
d dlim

5.4 - CALCULO COM CONTINUIDADE

Tem-se a estrutura conforme a Figura 4.15.

O pré-dimensionamento da laje da superestrutura é
feito analogamente aquele desenvolvido para a laje do cédlculo
sem continuidade. Chega-se, portanto, a uma espessura igual a
45 cm.

Os encontros, considerados inicialmente com
espessura igual a 30 cm, apresentaram no detalhamento altas
taxas de armadura. Adota-se assim a espessura de 45 cm, que
proporcionard uma melhor distribuigdo dos esforgos além de
facilitar a comparagdo entre os sistemas estruturais
considerados (isostdtico e hiperestédtico) fazendo com gque
ambos possuam © mMesmo COonsumo de concreto tanto na
superestrutura quanto na infraestrutura (encontros) .

Para a obtencdo dos diagramas de momentos fletores
(DMF) e esforcos cortantes (DEC), s&o definidas as se¢des

mostradas na Figura 5.7.
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Figura 5.7 - Seg¢bes definidas no pértico para o tragado dos

diagramas de momento fletor e esforgo cortante

5.4.1 - CALCULO DA PONTE EM PORTICO -
CARREGAMENTO MOVEL

O calculo dos esforcos devidos as cargas verticais
é desenvolvido seguindo o conceito de largura colaborante,
definido no item 4.3.

Os esforcos provenientes da aceleragdo e frenagem
dos veiculos s3o obtidos com a utilizagdo do programa para
pbérticos planos (desenvolvido pelo autor). O carregamento
considerado & o mesmo calculado no item 5.3.2.2. Os valores
dos esforg¢os nas secdes definidas (Figura 5.7) sao

apresentados na Tabela 5.13.
5.4.1.1 - CALCULO DA LAJE ISOLADA

O calculo & desenvolvido analogamente aquele
apresentado no item 5.3.1.2.

Com excecdo do momento transversal no meio da laje
(Mym')’ ndo & necessario o célculo dos esforgos devidos ao
carregamento permanente, pois os mesmos S3oO obtidos, de

maneira imediata, com a utilizagdo do programa para pdrticos

116



planos.

Tem-se os seguintes dados da estrutura:

a) Vio tebrico: { =8.45m;

b) largura da laje: ty = 13.50 m;

c) espessura da laje: e, =45 cm; .
d) condicdes de apoio: bi-engastada;
e) relacéo Ey/a = 1.60.

0 momento transversal no meio da laje devido as
cargas permanentes & calculado com a equag¢do 4.3, sendo igual
a Mym' = 6.59 kNm/m. A este valor deve ser acrescentado a

influéncia do peso das defensas, calculada no item 5.4.2.1.
Os paradmetros necessdrios ao cdlculo dos esforgos
decorrentes do carregamento mdével sdo, para o veiculo tipo
Classe 45, iguais a: lx/a = 4.23 e -%;- = 0.50.
Assim, na tabela 36 de RUSCH (1965),
interpolando-se entre os valores existentes, encontram-se O0s
coeficientes para o cdlculo dos momentos fletores. Estes

valores sdo apresentados nas Tabela 5.7 e 5.8.

Tabela 5.7 - Coeficientes para o cdlculo dos momentos
fletores devidos a carga P.

Zx t/a = 0.50
a M M M -M
Xm ym xr xem
4.00 0.47 0.30 1.08 1.08
4.23 0.49 0.31 1.14 1.11
5.00 0.56 0.36 1.34 1.22

Para ¢ = 1.34, tem-se segundo a equagao 4.1la:

M ., = 60.36 KNm/m;

Mym”' = 34.64 kNm/m;

M .., = 120.06 KNm/m;

Moapnt = -132.53 kNm/m;

onde Mxm, Mym, Mxr sio os mesmos momentos definidos no item
5.3.1.2 e MXem é o momento fletor no meio do engaste na

direcdo x. Os apbstrofes identificam os esforgos provenientes

de carregamento movel.
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Tabela 5.8 - Coeficientes para o cdlculo dos momentos fletores
devidos &s cargas p e p’.

¢ Mxm Mym : Mxr -Mxem

P p' p p' p p' P p'

4.00 0.03 1.30 0.04 0.38 0.10 0.50 0.25 2.40
4.23 0.04 1.62 0.05 0.47 0.13 0.69 0.32 2.81
5.00 0.06 2.69 0.10 0.77 0.22 1.32 0.54 4.19

Para as forcas cortantes, os coeficientes obtidos
sdo os apresentados na Tabela 5.9. Com estes valores na

equag¢do 4.la, chega-se as seguintes cortantes:

V,ui = 105.12 kN/m;

V., = 250.98 kN/m.

onde Vem e Ver s3o definidos no item 5.3.1.2.

Tabela 5.9 - Coeficientes para o calculo das forgas
cortantes devidos as cargas P, p e p’

« t/a 0.50 Vem Ver
a v v ) )
am ar p p P P
4.00 0.90 2.35 0.26 1.60 0.28 1.57
4 .23 0.91 2.36 0.29 1.75 0.32 1.74
5.00 0.96 2.38 0.37 2.26 0.44 2.29

5.4.1.2 - CALCULO DOS ESFORCOS COMO VIGA ISOLADA

a) Calculo das linhas de influéncia

Através das equagdes 4.28 e 4.29, determina-se as
linhas de influéncia necessdrias ao céalculo dos esforgos no
engaste (cortante e momento) e no centro do véao (momento) .
Estas sdo apresentadas na Tabela 5.10, para uma carga
unitdria aplicada a cada 0.845 metros (10° parte do vio

tedrico).
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b) Cédlculo do trem-tipo
Utilizando-se as Tabelas 4.2 e 4.3 calcula-se, com
as equagles 4.30, o trem-tipo atuante nas vigas (faixas de 1

metro). Com a equacdo 4.31 obtém-se*o trem-tipo simplificado.

82,5 Wn/a
o) [' 7 41 L8N/ m
lhln 'uwnflﬁmL*j-!'

IROKN  120KN  I120 WM

") s7.8 NN/m

|'ﬁ°'|%“” '

Figura 5.8 - a) Trem-tipo atuante na viga;
b) trem-tipo simplificado.

¢) Cdlculo dos esforgos
Posicionando o trem-tipo simplificado, da maneira

mais desfavoradvel, sobre as linhas de influéncia calculadas

(Tabela 5.10), obtém-se os seguintes esforgos:
Me = -1042.53 kNm;

Mv = 587.94 kNm;

Ve = 803.77 kN;

onde

Me = momento fletor no engaste;

Mv = momento fletor no centro do vao;

V_ = forga cortante no engaste.
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Tabela 5.10 - Ordenadas das linhas de influéncia

da viga
© x (m) M engaste M vio V engaste
0.000 0.000 0.000 1.000
0.845 - 0.685 0.042 0.972
1.690 -.1.082 0.169 0.896
2.535 - 1.242 0.380 0.784
3.380 - 1.217 0.676 0.648
4.225 - 1.056 1.056 0.500
5.070 - 0.811 0.676 0.352
£5.915 - 0.532 0.380 0.216
6.760 - 0.270 0.169 0.104
7.605 - 0.076 0.042 0.028
8.450 0.000 0.000 0.000

5.4.1.3 - CALCULO DAS LARGURAS COLABORANTES

Com os esforcos encontrados como laje e viga
isoladas, calcula-se, conforme © {tem 4.3.1.3, as seguintes
larguras colaborantes:

Para o momento fletor

a) no meio do vao: bXm = 9.74 m;

b) no meio dos bordos livres: bxr = 4.90 m;
c) no meio do engaste: bem = 7.87 m;

Para a forca cortante

a) no meio do engaste: bam = 7.65 m;

b) no canto do engaste: bar = 3.20 m.

As larguras colaborantes para O momento fletor no
canto do engaste (ber) e no meio e bordos do vdo para cargas

gue provocam momentos negativos neste véo (b(_xm) e b(_xr)),

sdo obtidas através das equagdes 4.32 e 4.33,
respectivamente. Assim:
b = 3.96 m;
er
b = 10.68 m;
b = 5.37 m.
-xr
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5.4.1.4 - CALCULO DOS ESFOR(OS COMO PORTICO PLANO

Os esforcos sdo calculados na segbes definidas no
item 5.4 (Figura 5.7).

a) Cdlculo das linhas de influéncia

As linhas de influéncia s8o determinadas para
cargas unitdrias atuantes no vdo do ponte a cada 0.845 metros
(10 parte do vdo tebrico), através do programa para pérticos
planos (processo espontaneo). Chega-se aos resultados

apresentados nas Tabelas 5.11a e 5.11b.

b) Calculo dos esforgos
Posicionando o trem-tipo simplificado (Figura 5.8)
sobre as linhas de influéncia, pode-se obter os esforgos no

pértico plano, os quais sdo apresentados na Tabela 5.12.

Tabela 5.11a - Linhas de influéncia dos momentos fletores

X (m) M M2 M3 M4 M5 M6 M7 M8 M9 M0 M1t M2 M3
0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.006 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
0.845 0.085 0.027 -0.031 -0.088 -0.146 -0.203 -0.261 -0.318 0.452 0.377 0.303 0.228 0.154
1.690 0.172 0.069 -0.033 -0.135 -0.238 -0.340 -0.442 -0.545 0.145 0.834 0.678 0.523 0.367
2.535 0.254 0.120 -0.014 -0.149 -0.283 -0.417 -0.552 -0.686 -0.083 0.521 1.124 0.882 0.640
3.380 0.324 0.171 0.017 -0.136 -0.290 -0.443 -0.597 -0.750 -0.237 0.277 0.791 1.305 0.973
4.225 0.373 0.213 0.053 -0.107 -0.267 -0.427 -0.567 -0.746 -0.324 0.099 0.52! 0.944 1.366
5.070 0.391 0.238 0.084 -0.069 -0.223 -0.376 -0.530 -0.683 -0.352 -0.020 0.311 0.642 0.973
5.915 0.372 0.237 0.103 -0.031 -0.165 -0.300 -0.434 -0.568 -0.327 -0.085 0.157 0.399 0.640
6.760 0.305 0.203 0.101 -0.002 -0.104 -0.206 -0.309 -0.411 -0.255 -0.100 0.056 0.212 0.367
7.605 0.184 0.126 0.069 0.011 -0.047 -0.104 -0.162 -0.219 -0.145 -0.070 0.005 0.079 0.154
8.450 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.00C 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
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Tabela 5.11b - Linhas de influéncia das forgas cortantes

X (m VI AV? V8 ve vio  vit vie Vi3

0.000 0.000 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000
0.845 -0.058 0.912 -0.088 -0.088 -0.088 -0.088 -0.088

0.912
1.690 -0.102 0.816 0.816 -0.184 -0.184 -0.184 -0.184
0.816
2.535 -0.134 0.714 0.714 0.714 -0.285 -0.286 -0.286
: 0.714
3.360 -0.153 0.6086 0.608 0.508 0.608 -0.392 -0.392
0.608
4.225 -0.160 0.500 0.500 0.500 0.500 0.500 -0.500
0.500

5.070 -0.1%3 0.392 0.3%2 0.392 0.3%2 0.382 0.392
5.915 -0.134 0.266 0.286 0.286 0.286 0.286 0.286
6.760 -0.102 0.184 0.184 0.184 0.184 0.184 0.184
7.605 -0.056 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088 0.088
8.450 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000 0.000

Tabela 5.12 - Esforgos nas segdes do pdrtico plano

Secgédo M (kNm/m) V (kN/m)

Positivo Negativo Positivo Negativo

1 356.22 -150.67
2 208.45 -150.67
3 70.77 -12.90 -150.67
4 2.61 -112.93 -150.67
5 -258.72 -150.67
6 -406.26 -150.67
7 -554.17 -150.67
8 -705.49 778.92

9 116.29 -271.18 666 .83 -17.51
10 361.64 -44.66 555.76 -46.98
11 638.15 448.08 -97.56
12 819.64 345.92 -165.10
13 880.20 251.11 -251.11

0BS: Os esforgos sdo apresentados somente até a secdo
13 devido & simetria existente.

5.4.1.5 - CALCULO DOS ESFORGOS DA PONTE EM
PORTICO

Seguindo o exposto no {item 4.3.1.5 calcula-se, com

os esforcos obtidos como pdrtico plano e as larguras
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colaborantes,.os esforgos na ponte em pdértico.

Para o dimensionamento da armadura considera-se,
conforme exposto anteriormente (item 5.3.1.2), os esforgos a
dist4ncia de 0.75 metros dos bordos livres, interpolando-se
linearmente entre os encontrados para o meio e bordos dos
encontros e da laje da superestrutura. Estes esforgos séo

apresentados na Tabela 5.13.

5.4.2 - CALCULO DA PONTE EM PORTICO -
CARREGAMENTO PERMANENTE

5.4.2.1 - ESFORCOS DEVIDOS AO PESO PROPRIO E
SOBRECARGAS PERMANENTES

Conforme exposto no item 4.3.2.1, os esforgos
devidos ao peso prdprio e sobrecarga de pavimentagdo (0.10 m)
e recapeamento (2 kN/mZ) sdo obtidos através do programa para
pérticos planos. A carga considerada é a mesma do cédlculo sem
continuidade, g = 15.65 kN/mz.

Os acréscimos de momento devido & carga introduzida
ao longo dos bordos livres pelas defensas (6.25 kN/m) sdo, de
acordo com a Tabela 103 de RUSCH (1965):

M ogn = 1.06 kNm/m;
M ow = -1.06 kNm/m;
M ., = 7.39 kNm/m;
M v = ~1-06 KNm/m;
cer’ = -15.32 kNm/m;
sendo M , M , M , M definidos em 5.4.1.1 e M o
X m ym Xr xem xer

momento no canto do engaste na direg@o x. Os dois apbstrofes
indicam que os esforgos sdo provenientes de carregamento fixo
ao longo dos bordos livres.

Estes momentos, obtidos para o caso de engastamento
perfeito, ’‘corrigidos’ para O caso do pértico, sdo iguais a:
M = 1.59 kNm/m;

xm"
M o ow = 11.09 kNm/m;
M _.» = -0.72 kKNm/m;
Mogpn = -10.42 kNm/m.

O momento transversal Mym” é considerado como sendo
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o préprio obtido para a placa bi-engastada.

No dimensionamento da armadura é considerado o
momento atuante ao longo dos bordos livres. Para a
determinagdo dos mesmos nas diversas segBes, procede-se de
maneira aniloga aquela desenvolvida-para o carregamento fixo
do cllculo sem continuidade (item 5.3.1.2). Assim:
Gq = 2-41 kN/m? ;
Ve = 10.18 kN/m;

e portanto:

2
M, = 10.18 x - 2.41 -’2‘- - 10.42 (5.3)

Os esforgos provenientes desses carregamentos, ja
considerando-se a parcela de acréscimo de momento nas segdes
ao longo do vdo devido A&s defensas, sdo apresentados na
Tabela 5.13.

5.4.2.2 - ESFORGOS DEVIDOS AO EMPUXO DE TERRA
E SOBRECARGA DOS VEfCULOS ADJACENTES
AOS ENCONTROS

Os esforcos s3o determinados com o auxilio do
programa para pdrticos planos, considerando-se as cargas

atuantes em uma faixa de 1 metro de largura.

a) Empuxo unilateral (ativo)
As cargas consideradas sdo as mesmas obtidas no

item 5.3.2.2.

b) empuxo equilibrado (repouso)
As cargas sdo determinadas analogamente as
anteriores substituindo-se nas equagdes 4.17 o valor do

coeficiente de empuxo, que passa a valer, de acordo com a
equagdo 4.34, K_ = -%f (para ¢ = 30°) .

Dessa forma, obtém-se o carregamento trapezoidal ao
longo da altura dos encontros (Figura 4.19Db) :

Pé 4.72 kN/m;

P

=]

63.00 kN/m;
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Pf = 67.72 kN/m.
Os egforcos calculados a partir desses
carregamentos sdo apresentados na Tabela 5.13.

™

5.4,2.3 - ESFORCOS DEVIDOS A VARIAGAO DE
TEMPERATURA E RETRACAO DO CONCRETO

0 céalculo dos esforgos devidos a variagdo de
temperatura e retragdo do concreto procede-se conforme

exposto no item 4.3.2.3.
Desse modo, para uma faixa de 1 metro de largura da

ponte, tem-se:

I, = Te = 7593.75x10°° m';
Kk = 0.8284;
p o= 2.8284;
0t -11.3465 kNm;
calculados para a altura tedrica da ponte h = 7.00 m e vdo
tedbrico Ex = 8.45 m.
Pode-se entdo, com as equa¢ldes 4.35, calcular os
esforg¢os:
M1 = M25 = -25.04 kNm/m;
M8 = M18 = 11.35 kNm/m;
-H1 = H25 = -5.20 kN/m.

Observando-se a Figura 4.20 pode-se, por semelhanga
de tridngulos, determinar os momentos nas demais segdes do
pértico. A forga cortante tem valor constante nos encontros e
é nula ao longo da laje.

Os valores desses esfor¢os s8o apresentados nas

Tabelas 5.13a e 5.13Db.
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Tabelas 5.13a - Momentos fletores na secio SM da ponte (kNm/m)

Secoo P.Proprio E.Attivo E.Repouso Acel/Fren C.Movel{envoltoric) Temp/retr

1 32.84 -235.30 -217.07 -20.44 66.64 -25.04
2 18.75 -109.51 -60.05 -15.44 39.00 -19.86
3 4.66 -22.81 38.28 -10.44 13.24 -2.4| -14.66
4 -9.44 30.78 B86.90 -5.44 0.49 -21.13 -9.46
5 -23.53 57.27 92.83 -0.44 -48.40 -4.26
6 -37.62 62.67  71.06 4.56 -76.01 0.94
7 -51.72 52.96 24.58 9.55 -103.68 6.13
8 -76.23 34.21 -35.60 14.55 -163.36 11.35
9 -18.21 o5.00 -35.60 11.64 21.76 -46.25 11.35
10 26.93 15.79 -35.60 8.73 67.66 -7.62 11.35
t 59.17 6.58 -35.60 5.82 119.39 11.35
12 78.51 -2.63 -35.60 2.91 153.34 11.35
13 84.96 -11.84 ~-35.60 0.00 164.67 11.35
14 78.51 -21.05 -35.60 -2.91 1563.34 11.35
15 59.17 -30.26 -35.60 ~-5.82 119.39 11.35
16 26.93 -39.47 -356.60 -8.73 67.66 -7.6c 11.35
17 _18.21 -48.68 -35.60 -11.64 21.76 -46.25 11.35
18 -76.23 -57.89 -35.60 ~-14.55 -163.36 11.35
19 -51.72 -36.65 24.58 -9.55 -103.68 6.13
o0  -37.62 -15.41 71.06 -4.56 -76.01 0.94
21 -23.53 5.83 94.83 0.44 -48.40 -4.26
22 -Q.44 27.07  86.90 5.44 0.49 -21.13 -9.46
23 4.66  48.31 3p.28 10.44 13.24 -2.41 -14.66
24 18.75 69.55 -60.05 15.44 39.00 -19.86
25 40.84 90.79 -217.07 20.44 66.64 -25.04
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Tabelas 5.13b - Forgas cortantes na-se¢do SM da ponte (kNm/m)

8ecoo. P.Proprio E.Ativo E.Repouso Acel/Fren C.Movel(envoitorio) Temp/retr

! -14.09 147.34 189.38 5.00 -44.04 5.20
e -14.09 105.24 126.18 5.00 -44,04 5.20
J -14.09 6S.14 71.98 5.00 -44.04 5.20
4 -14.09 39.04 26.78 5.00 -44.04 5.20
5 -14.09 14.94 -9.42 5.00 -44.04 5.20
6 -14.09 -31.60 -36.62 5.00 -44.04 5.20
7 -14.09 -21.26 ~-54.83 5.00 -44.04 5.20
+ 8 -14.09 -15.26 -64.03 5.00 -44.04 5.20
66.12 -10.90 0.00 -3.44 227.68 0.00

9 52.90 -10.90 0.00 -3.44 194,91 -5.12 0.00
10 39.67 -10.90 0.00 -3.44 162.45 -13.73 0.00
11 26.45 -10.90 0.00 -3.44 130.98 -28.52 0.00
12 13.22 -10.90 0.00 -3.44 101.11  -48.26 0.00
13 0.00 -10.90 0.00 -3.44 73.39 -73.39 0.00
14 -13.22 -10.90 0.00 -3.44 -101.11 48.26 0.00
15 -26.45 -10.90 0.00 -3.44 -130.98 28.52 0.00
16 -39.67 -10.90 0.00 -3.44 -162.45 13.73 0.00
17 -52.90 -10.90 0.00 -3.44 -194.91 5.12 0.00
s 18 -66.12 -10.90 0.00 ~3.44 -227.68 0.00
14.09 21.24 64.03 5.00 44.04 -5.20

19 14.09 21.24 54.83 5.00 44.04 -5.20
20 14.09 21.24 36.62 5.00 44 .04 -5.20
21 14.09 21.24 9.42 5.00 44.04 -5.20
22 14.09 21.24 -26.78 5.00 44 04 -5.20
23 14.09 21.24 ~-71.98 5.00 44 .04 -5.20
24 14.09 21.24 -126.18 5.00 44.04 -5.20
25 14.09 21.24 -189.38 5.00 44 .04 -5.20

* O numero superior refere-se o cortonte o esquerda do secaoc

s o inferior o direita dao mesma.
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5.4.3.- CALCULO DA INFRAESTRUTURA

5.4.3.1 - PRE-DIMENSIONAMENTO DOS BLOCOS

De maneira andloga ao célculo sem continuidade,
procura-se atender as recomendagdes do item 4.2.2.3,

obtendo-se o bloco com as seguintes caracteristicas:

k, 70 4 0
80
15
——_ T
L 168 |
r 1
Figura 5.9 - Pré-dimensionamento dos blocos

5.4.3.2 - CALCULO DOS ESFORGOS NOS BLOCOS

Adapta-se o bloco da Figura 5.8 as dimensOes
necessarias ao cdlculo pelo método do CEB (1970), adotando-se
estacas de didmetro ¢e = 25 cm (capacidade nominal de

resisté&ncia & compressdo igual a 300 kN) a cada metro.

168 1
s 43 ss
s
is |
_
l, 27! 1o zv!ﬂ}

Figura 5.10 - Caracteristicas geométricas dos blocos
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Os esforcos provenientes do carregamento mével

sobre a superestrutura sdo considerados absorvidos por toda a

extensdo dos encontros (13.50 m), sem o efeito do impacto.

Para o cdlculo das cargas .nas estacas, considera-se

trés combina¢des de carregamento nos blocos:

a)

Reac3o méxima com momento correspondente - combina-se oS
esforcos provocados pelas cargas permanentes cCOm a reagao
méxima provocada pelas cargas mdveis. A posigdo do
trem-tipo para se obter esta reagdo provoca O ‘momento
correspondente’ ;

momento méximo com reacdo correspondente - combina-se OS
esforgos provocados pelas cargas permanentes com O momento
médximo provocado pelas cargas mdveis. A posigdo do

trem-tipo para se obter este momento provoca a 'reagao

correspondente’ ;
momento minimo e reacdio minima - verifica-se os esforgos
resultantes da execugao dos aterros de acesso

individualmente combinando-se as cargas permanentes com O
empuxo unilateral.

Convertendo-se o carregamento proveniente

destas combinacdes em forgas horizontais (H) e verticais (F)

tem-se os carregamentos apresentados na Figura 5.11.

0,38
e
.qu
Foji Fe | Pe
He, M, Ne
| 2
D
Figura 5.11 - Carregamento nos blocos:
F = 289.21 kN/m; Ha = 168.74 kN/m
Fg = 280.61 kN/m; H_ = 166.96 kN/m
Fc = 235.25 kN/m; Hc = 133.25 kN/m
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Para as . forgas horizontais valem as mesmas

observacdes do cédlculo sem continuidade (item 5.3.2.4),
observando-se que a forga horizontal méxima aplicada a uma
estaca é, neste caso, igual a He = 49.22 kN.

Utilizando-se a equagdo 4.22, calcula-se com as
forcas verticais e os momentos provocados pelas mesmas as

cargas aplicadas em cada estaca:

R1a = 21.30 kN; R2a = 267.91 kN;
R1b = 21.94 kN; R2b = 258.67 kN;
R = -35.29 kN; R = 270.54 KkN.
lc 2¢
onde (Figura 5.11):
R, = carga correspondente a estaca 1;
R2 = carga correspondente a estaca 2;

sendo os indices a, b e ¢ indicativos do tipo de combinagdo

utilizada.

Nota-se que as rea¢des provocadas nas estacas pela
32 combinacdo (momento minimo e reagdo minima) sdo as
criticas. Essas rea¢des causam oOs seguintes momentos nas
sec¢des de referéncia Sy ¢
M, = 92 .66 kNm/m;
M = -17.38 kNm/m.

Verificado-se o esforgo cortante de calculo (V

g
na se¢do de referéncia S, :

Vd = 378.76 kN/m < V = 754.53 kN/m

dlim
Verificando-se o esfor¢o cortante na vizinhanga das
estacas de canto:

R, = 270.54 kN < R,.. = 272.94 kN
d dlim

5.5 - AVALIACAO DOS ESFORCOS ATRAVES DA TECNICA DOS
ELEMENTOS FINITOS

Com a finalidade de se verificar os valores dos
esforcos obtidos através do procedimento descrito no capitulo
4, uma andlise mais refinada, utilizando-se a técnica dos

elementos finitos é desenvolvida. Esta andlise visa somente a
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avaliacdo dos. momentos fletores provenientes do carregamento
mével, uma vez que os momentos devidos as cargas permanentes
j4& foram avaliados, com boa aproximagdo, considerando-se
faixas de um metro de largura.

Os dois sistemas estruturais estudados, ponte em
pértico e com laje bi-apoiada, sdo aqui calculados, muito
embora para o caso da laje bi-apoiada as tabelas de RUSCH
(1965) fornecam diretamente os momentos na laje da
superestrutura, ndo tendo sido utilizado para este caso o
conceito de largura colaborante.

O elemento wutilizado no cédlculo consiste no

elemento de casca tridimensional com quatro nés. Os elementos
de membrana e placa s3o, dessa forma, casos particulares
desse elemento geral.

Para o presente célculo discretiza-se a laje da
superestrutura com cento e oitenta elementos retangulares,
sendo dezoito elementos na diregdo da largura e dez na
direcdo do vio. Para o cédlculo da ponte em pdrtico
discretiza-se também os encontros com cento e vinte e seis
elementos retangulares cada, dezoito na diregdo da largura e
sete na direcdo da altura (Figura 5.12).

A aplica¢do das cargas mdéveis é feita utilizando-se
o trem-tipo simplificado (Figura 5.8b), onde todo o tabuleiro
fica submetido a cargas a de multiddo, descontando-se das
cargas provenientes do veiculo tipo a parcela da carga
distribuida acrescentada sob o mesmo.

Considera-se este carregamento atuante no plano
médio da laje. Dessa forma, as cargas provenientes das rodas
do veiculo tipo & aplicada sobre a projegdo da mesma a 45° no
plano médio da laje (largura de distribuigdo - Figura 4.2).

A transferéncia desta carga para os nbs da estrutura
discretizada & feita através do conceito de &rea de
influéncia, onde cada ndé recebe o carregamento contido na
irea delimitada pelas retas que unem os pontos médios entre

os mesmos (Figura 5.13).
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Figura 5.12 - Discretizagdo dos sistemas estruturais:
a) Laje do sistema estrutural isostatico

Malha: 0.750 x 0.82 m;

b) Ponte em portico
Malha da laje: 0.750 x 0.845 m;
malha do muro: 0.750 x 1.000 m.
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De acordo com a Figura 4.2, determina-se as

larguras de distribuigdo:

tx = 0.85 m;

ty = 1.15 m; -

onde:

L, = largura de distribuigdo na diregao X (vao) ;

ty = largura de distribuigdo na diregdo y (largura) .

I
] 10 | n [1 3
P
| P2 = 5 Al
— » — § S— ¢ ST o SE——— . SRE—— s - » Em o C— s S ¢ S— r
i 4 } ' P3 =2 a2
WY | -
s TV '/c % P
| ;;;/;;?/ . P6 ”'K: A3
. . p p
— —— o —— —— — P7 = T A4

' ! ? | 3 4

I | I
Figura 5.13 - Distribuigdo das cargas provenientes
das rodas do veiculo tipo pelos nbds

da estrutura discretizada.
P2, P3, P6, P7 cargas nos noés respectivos;

A = area da roda projetada no plano médio

) da laje;

P = carga da roda do veiculo tipo.
Legenda: —— discretizagdo da estrutura;

linha que liga o ponto médio entre os noés

As posigdes ocupadas pelo trem-tipo para a
avaliacdo dos momentos maximos sdo as seguintes:
a) Para o sistema estrutural sem continuidade:

a.1) Veiculo tipo no centro do vio e no meio da

laje;
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a.2) veiculo tipo no centro do vdo e nos bordos da

laje;
b) Para o sistema estrutural com continuidade:

b.1), Veiculo tipo no centro do vdo e no meio da
laje; v

b.2) veiculo tipo a 1/3 do vdo e no meio da laje;

b.3) veiculo tipo no centro do vdo e nos bordos da
laje;

b.4) veiculo tipo a 1/3 do v@o e nos bordos da laje.

A listagem dos resultados fornece momentos fletores

nas direcdes X, y, Xy e principais e o dngulo dos momentos
principais com relagdo aos eixos globais x e y. Para se
evitar deformacdes excessivas, ndo é aconselhdvel tolerar
desvics maiores due 25° das direcdes das armaduras com
relagdo as tensdes principais. Assim, quando o© angulo
fornecido pelo programa for inferior a 25°, utiliza-se os
préprios momentos fletores nas diregdes x e y, desprezando-se
a influéncia do momento volvente xy. Se o &dngulo encontrado

for maior, propSem-se a utilizagdo das seguintes expressdes:

M . =M cos? 6 + M, sen?6 + | M, - M,)sen 6 cos 0| (5.4a)
My, = M1 sen26 + M2 c0520 + |(M1 - Mz)sen 6 cos 6| (5.4b)
onde:

M1 e M2 = momentos fletores nas diregdes principais;

M. e My, - momentos fletores utilizados no dimensionamento;
§ = &angulo entre as diregdes dos momentos principais e as

direcdes dos momentos utilizados no dimensionamento

Os momentos fletores maximos obtidos através da
técnica dos elementos finitos sdo mostrados nas Tabelas 5.14
e 5.15 onde também estdo, para efeito de comparagdo, os
momentos fletores calculados com o método aproximado
(conceito de largura colaborante) .

No anexo B sd3o apresentados grdficos em forma de
iso-valores com os resultados obtidos para os dois casos
calculados:

a) Sistema estrutural sem continuidade - iso-momentos na laje

nas diregdes x, y e xy para os dois casos enunciados;
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b) sistema estrutural com continuidade - iso-momentos na laje
e nos encontros nas dire¢des x, Yy e Xy para 0S8 quatro
casos enunciados.

Tabela 5.14 - Envoltdéria dos momentos fletores
C&dlculo sem continuidade

Elementos Finitos Calculo Aproximado
secao centro bordo centro bordo
do vao livre do véao livre
1 0.00 -42.,86 0.00 0.00
2 37.94 60.63 51.24 86.38
3 74.62 113.70 102.48 172.75
4 106.80 166.00 128.10 215.94
5 124.90 189.30 128.10 215.94
6 136.40 205.60 128.10 215.94

Tabela 5.15 - Envoltéria de momentos fletores
Cialculo com continuidade

Elementos Finitos Calculo Aproximado
segdo centro bordo centro bordo
do vao livre do vao livre
1 28.27 44 .61 36.57 72.70
2 15.82 25.63 24 .40 42 .54
3 3.99 6.18 7.27 -1.32 14.44 -2.63
4 -7.78 -17.98 0.27 -11.59 0.53 -23.05
5 -20.03 -38.56 -26.56 -52.80
6 -33.51 -61.25 -41.71 -82.91
7 -49.56 -89.11 -56.90 -113.10
8 -70.64 -117.80 -89.64 -178.15
S -22.08 -50.23 11.94 -25.39 23.73 -50.50
10 20.85 60.54 37.13 -4.18 73.80 -8.32
11 57.20 106.90 65.51 130.23
12 77.93 122.30 84 .15 167.27
13 90.80 131.70 90.37 179.63

5.6 - DIMENSIONAMENTO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS

Os esforcos calculados nos itens anteriores para
cada elemento estrutural (laje, encontros e blocos) sao

combinados, utilizando-se a equagdo 4.37, de forma a obter-se
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as solicitacbes atuantes de calculo (Fd) no estado limite
altimo.

Os coeficientes de ponderagao Yy utilizados (ag¢des
permanentes) sdo aqueles correspondentes as agdes permanentes
de grande variabilidade (Tabela 4.4), pois o peso préprio da
estrutura ndo supera 75% da totalidade dos pesos permanentes.

0 dimensionamento das armaduras & feito seguindo o
critério comentado no item 4.4, utilizando-se os esforgos

(carregamento mével) obtidos a partir do célculo aproximado.

5.6.1 - DIMENSIONAMENTO DA ESTRUTURA CALCULADA SEM
CONTINUIDADE

5.6.1.1 - SUPERESTRUTURA

Os esforcos atuantes nas se¢des da laje (Tabela
5.4) s3o combinados fornecendo as seguintes solicitag¢des de
cadlculo:

Tabela 5.16 - Solicitagbdes de cadlculo (Fd) na laje

Secédo Momento (kNm/m) Cortante (kN/m)
1 0.00 416.16
2 188.47 332.93
3 360.72 249.69
4 459.97 166.47
5 483.36 83.23
6 491 .47 0.00

0BS: solicitacbes calculadas até o meio devido a
simetria existente

Cédlculo das armaduras:

a) Combate aos momentos fletores - a area de ago necessaria a
segdo 6 & de 33.17 cmz. As &reas de aco nas demails se¢des
sjo obtidas no detalhamento, a partir do diagrama de
momentos fletores;

b) combate as cortantes - verifica-se a necessidade de
armadura de cisalhamento minima (14.00 cmz) até a segdo 3

(1.64 m do apoio).
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5.6.1.2 - INFRAESTRUTURA

. Combinando-se os esforgos calculados (Tabela 5.6),
determina-se as solicitac¢des de cdlculo nos encontros.

Sendo a forca normal atuante nos encontros igual a
cortante no apoio da laje (416.16 kN/m), calcula-se as areas
de aco necessérias em cada se¢do definida (flexo-compressdo).

Verifica-se que ndo héd necessidade de armadura de
combate ao cisalhamento, sendo as tensdes de referéncia Tod

menores que as tensdes Gltimas 7wul em todas as segoes.

Tabela 5.17 - Solicitagédes de calculo (Fd) nos encontros e

dreas de ago necessérias (longitudinal)

espessura do Momento Area de2 Cortante

Secgéo muro (cm) (kNm/m) ago (cm ) (kN/m)
8 20.00 0.00 3.00 9.00

7 27.14 12.84 4.07 17.61

6 34.28 38.97 5.14 34.62

5 41 .42 86.76 6.21 60.03

4 48.56 164 .63 7.28 93.84

3 55.70 280.98 8.36 136.05

2 62.84 444 .20 12.96 186.66

1 70.00 662.70 20.02 245.67

Com o momento fletor calculado no item 5.3.2.4
(176.31 kNm/m) determina-se a &rea de ago principal dos
blocos (flexd3o simples): As = 9.87 cmz/m. Esta &, entretanto

menor que a minima: Asmin = 10.50 cmz/m.

5.6.2 - DIMENSIONAMENTO DA ESTRUTURA CALCULADA COM
CONTINUIDADE

5.6.2.1 - SUPERESTRUTURA E INFRAESTRUTURA
para se determinar as solicitagdes de céalculo (Fd)
nos encontros e na laje da superestrutura s&o realizadas duas

combina¢des dos esforgos calculados nas segdes da ponte
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(Tabela 5.13). Sdo estas:

a) Combinacdo Gltima normal - combina-se os esforgos devidos
ao peso préprio, empuxo de terra equilibrado, retragdo e
temperatura, cargas mbveis e aceleragdo e frenagem dos
veiculos; v

b) Combinacdo wltima especial - combina-se os esforgos
devidos ao peso préprio, empuxo de terra unilateral e
retragdo e temperatura.

Calcula-se as adreas de ago longitudinais
necessdrias nas secgdes dos encontros (flexo-compressdo) e da
laje (flex3o simples) e determina-se a armadura transversal

nos mesmos. Verifica-se ndo ser preciso dispor armadura
transversal nos encontros, sendo necessaria apenas armadura
minima (14.00 cmz/m) da se¢do 8 a 10 na laje (até 1.69 m dos

ndés do pbértico).

Tabela 5.18 - Solicitagdes de cdlculo nas segdes do pértico
e dreas de ago necessarias (longitudinal)

Secgao M (envoltéria) Area de aco (cmz) Vmax (mbédulo)
(kNm/m) Pos. Neg. (kN/m)
1 160.72 -321.56 6.75 16.75 262.89
2 114.79 -160.27 6.75 6.75 174.41
3 88.00 -43.05 6.75 6.75 98.53
4 118.43 6.75 61.48
5 111.85 -30.45 6.75 6.75 98.77
6 70.58 -102.21 6.75 6.75 136.85
7 29.66 -207.91 6.75 8.29 162.34

* 8 -404 .43 16.74 171.03 411.32
9 29.85 -151.90 6.75 8.99 346.93
10 123.57 -44 .61 6.75 6.75 282.97
11 241 .56 ~-1.47 14.50 6.75 220.40
12 315.19 19.70 162.95
13 338.12 21.13 105.64

0BS:a) * forcas cortantes & esquerda e a direita da segdo,
respectivamente; 2
b) Area de ago minima = 6.75 cm

As areas de ago necessdrias ao combate dos momentos

na fundacdo calculados no item 5.4.3.2 sdo:

A = 7.78 sz;

st 2 2
A =1.60cm <A . = 7.50 cm
S - smin
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5.7 - VERIFICACOES

5.7.1 - VERIFICAGAO DO ESTADO LIMITE OLTIMO DE
RESISTENCIA A FADIGA

De acordo com o exposto no item 4.5.1, considera-se

as cargas efetivamente atuantes permanentes e mbveis,
desprezando-se os efeitos da retragdo e temperatura e da

aceleracdo e frenagem dos veiculos.

5.7.1.1 - SISTEMA ESTRUTURAL ISOSTATICO

N3o héd necessidade de se verificar os encontros,
pois as a¢des varidveis que provocam esforgos nestes nao
precisam ser consideradas.

A laje da superestrutura é verificada a flexé&o
simples na sua segdo central (segdo 6) e ao cisalhamento na

sec3o do apoio (segdo 1). Portanto:

144 .87 kNm/m;
359.73 kNm/m.

Momentos fletores em servigo: Mm

M
max

in

Com a A&rea de ago calculada no item 5.6.1.1
(AS = 33.99 cm2) e o mddulo de elasticidade do concreto (Ec),
obtido com a equacdo 4.42, pode-se determinar, com a equagdo
4.41, a posicgdo da linha neutra e assim, com a equagdo 4.40,
calcular-se as tensdes méximas e minimas na armadura devidas
aos momentos. Portanto para:
d = 40 cm;
b = 100 cm;
n = 7.195 (fck = 21 MPa);
x = 11.75 cm;

tem-se:

o . = 11.812 kN/cmz;
smin

o 2
smax = 29.330 kN/cm";

Aos = 17.518 kN/sz = 175.18 MPa < 180 MPa.
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Forgcas cortantes em- servigo: Vm

\
max

64.17 kN/m;
297.26 kN/m.

in

Sendo a &rea de ago transversal (item 5.4.1.1)
Asw

. ’ 2 ~ .
igual a = 14 cm /m, calcula-se as tensles devidas ao

cisalhamento de seguinte forma:

1.15 de - Tc
o, = (5.5)
Py
onde: Vd
Td = g - tensio de referéncia (MPa);
7, = 0.15 v fCk = tensdo resistida pelo concreto a tragéo
(MPa) ;
Asw/s
p, = 5 = taxa geométrica de armadura;
w
Assim:
o . = 0.00;
SmIin
= 119.54 MPa;
smax
Ao = 119.54 MPa < 140 MPa.

5.7.1.2 - SISTEMA ESTRUTURAL HIPERESTATICO

As se¢des verificadas sdo as seguintes:
a) Encontros - verifica-se a segdo 1 a flexo-compressao;
b) laje - verifica-se a segdo 8 a flex3o simples e ao
cisalhamento e a sec¢do 13 a flexdo simples.
Na se¢do 1 tem-se:
Momentos em Servigo: Mm‘ = -184.23 kNm/m;

in
M -117.59 kNm/m.

max

-293.80 kN/m;
-66.12 kN/m.

Forgas normais em servigo: N .
N
ma X

Pode-se, entdo, calcular o valor do momento fletor
maximo atuante na secdo da armadura (item 4.5.1):
MS = 238.58 kNm/m para e, = 0.185 m.

Utilizando-se a equagdo 4.45 calcula-se a posigédo
da linha neutra e, posteriormente, obtém-se as tensdes de

compressao no concreto (oc) e de tragdo no ago (os) com as
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equacdes 4.43.e 4.44, respectivamente. Assim, para:

= 41 cm;
100 cm;

d
b =
w
n

A =
S
tem-s

X =
1)
cmax

o .
cmin

e, portanto: Aos =

= 7.77 (fCk =

16.75 cm

e:

= -0.245 kN/cn’; o

2

11.82 cm;
= -1.089 kN/cmZ; 0

Na seg¢do 8,

Momentos em servigo: M

Sendo

.
.

M

(item 5.

16.189 kN/cm2 =

min

21 MPa);

6.2.1);

20.889 kN/cm® ;

smax

. 4,700 kN/cmz;
smin

161.89 MPa < 180 MPa.

tem-se:

= -275.19 kNm/m;
= -111.83 kNm/m.

max

= 58 cm;
100 cm;

d
b =
W
n

= 7.195

A =
S

16.45 cm’

(fck =

21 MPa) ;

(item 5.6.2.1);

calcula-se com a equa¢do 4.41 a posigdo da linha neutra:

X =
com a
g .
smin
a
Smax
Ao =
S

assim: CF =

Forgas cortantes em servigo: V_

o] .
smin

]
smax

10.59 cm;

qual, na equagdo 4.40, calcula-se:

12.481 kN/cmZ;

30.712 kN/cm’ ;

18.231 kN/cm? =

A
s

182.31
180

CF A_ =
5

"

A

Para

0.00;
11.235 kN/cmz;

16.

182.31 MPa > 180 MPa;

= 1.013;

66 cmz.

66.12 kN/m;
293.80 kN/m.

in
v
max

14 cmz/m, tem-se pela equagdo 5.5:

141



Aos = 11.235 kN/cm2-= 112.35 MPa < 140 MPa.

Na secdao 13 tem-se:

Momentos em servigo: Mmin = 49.36 kNm/m;

M = 214.03 kNm/m;
max

sendo:

d = 40 cm;

bw = 100 cm;

n=7.195 (£, = 21 MPa);

ck
A, = 20.69 cn? (ftem 5.6.2.1);
calcula-se com a equacdo 4.41 a posigdo da linha neutra:
x = 9.53 cm;

com a qual, na equagdo 4.40, calcula-se:
6.479 kN/cm® ;

Q
1

smin 9

o _ 28.093 kN/cm®;

smax

b0, = 21.614 kN/cm? = 216.14 MPa > 180 MPa;
. 216.14

assim: CF = —-178—0'— = 1.201;

A
s

CF As = 24.84 sz.

5.7.2 - VERIFICAGAO DAS FASES CONSTRUTIVAS

Verifica-se, primeiramente, se a vigas pré-moldadas
suportarao, com as armaduras calculadas, oS esforcgos
provenientes do peso de concreto depositado sobre as mesmas,

além de seus pesos proprios.

\\] o
Concreto N \
nuda::“m
§§§§§3 8 gl ¥
vigo ;”—
Pre- moideda =

F SO cm e]]

Figura 5.14 - Segdo transversal da viga pré-moldada
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.

Com a Figura 5.14, calcula-se:

A - 926.80 cmt;

viga
' 2

A = 1323.20 cm .
concreto .

Obtém-se entédo:
Peso préprio de uma viga: PP = 2.317 kN/m;
Peso do concreto moldado no local: PC = 3.308 kN/m.
De posse deste carregamento, calcula-se, para a

viga bi-apoiada, os seguintes esforgos maximos:
50.20 kNm;

a) Momento fletor: M
max

b) forga cortante: = 23.77 kN.

Vméx

Para a resisténcia caracteristica do concreto

fck = 21 MPa, e considerando-se como segdo resistente da viga
um retinghlo de 15 x 35 cms, tem-se:

Area longitudinal de ago necesséaria: A = 6.81 cmz;

Area transversal de ago necessiria: ASw = 1.71 cmz/m < Asmin'

Verifica-se desta forma que as &reas de ago
necessarias ao tabuleiro (itens 5.6.1.1 e 5.6.2.1) séo
suficientes.

Para a andlise das solicitagdes dinémicas tem-se
segundo a equagao 4.46: 9. = 3.012 kN/m.

Observa-se ser a carga estatica equivalente menor
gque a carga devida ao peso prdprio mais o concreto moldado no

local, estando, dessa forma, ja verificada.

5.7.3 - VERIFICACAO DO FENDILHAMENTO NO
NO DO PORTICO

Para que se possa realizar o detalhamento proposto
(emenda por traspasse de lagos em gancho), deve-se verificar

a taxa de armadura (p) no né do pdrtico. Para a &rea de ago

calculada na sec3o 8 (item 5.6.2.1), ja& majorada pelo efeito
da fadiga (item 5.7.1.2), obtém-se na emenda p = 0.57%
Embora, segundo LEONHARDT (1978), essa taxa ndo deva ser

superior & 0.5%, mantém-se o detalhamento, por considerar-se

a diferenca existente peguena do ponto de vista préatico.
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Ainda segundo LEONHARDT (1978), o didmetro da
armadura adotada nio deve ser superior a 30 mm, © que nio
constitui problema, tendo em vista os didmetros normalmente
utilizados.

A armadura necessiria ao-combate do fendilhamento
deve combater os esforgos supostos iguais a 25% da forga de

tracdo na barra emendada. Assim, para:

Md = -397.49 kNm/m;

z = 55.22 cm = brago de alavanca;
obtém-se:

Fd = 719.83 gN/m;

A =4.14 cm .

S

5.7.4 - VERIFICACAO DA LIGAGAO DOS CONCRETOS COM
IDADES DIFERENTES

Calculo das tensdes limites:
a) Segundo a FIP - para a categoria da superficie 1 e nivel
do problema igual a baixa solicitagdo cisalhante tem-se:
Bz = 0.20 (Tabela 4.8);

ftd'= 1.281 MPa (fck = 21 MPa);

pela equagdo 4.47 calcula-se Tou = 0.256 MPa.
Considerando-se a &area da armadura no céalculo da
tensdo limite (alta solicitagdo cisalhante):
Bl = 0.60 (Tabela 4.8);
p, = 0.7 x 10'3 (admitindo metade da armadura transversal
- cisalhamento -atravessando a interface);
f = 435 MPa;

yd
pela equagdo 4.48, tem-se Tou = 0.439 MPa.

b) Segundo a NBR 9062 - sendo Asw/Sb = 0.14%, encontra-se na

Tabela 4.9 BS =0 e BC = 0.3. Para fck = 21 MPa (menos
resistente dos concretos em contato), tem-se na equagdo
4 .50: 71 s 0.32.

sd

Cidlculo das tensdes atuantes na laje do sistema

isostético: v

a) Tens3o de referéncia: Td = B d - 1.04 MPa.



b) Tensdo segundo a NBR 9062 - aplica-se a equagdo 4.50:

max
Flqg = 5 = 740.62 kN;

sendo z a disténcia (m) do ponto de aplicagdo da forgca F .

ao CG da armadura (z = 0.34 m).

Calcula-se assim, através da equagdo 4.51, a

tensao: Toq = 0.181 MPa.

Cidlculo das tensdes atuantes na laje do sistema

hiperestéatico:

\Y
- a” d
a) Tensdo de referéncia: Td = 5T ° 1.03 MPa.

W
b) Tens3o segundo a NBR 9062 - deve-se calcular as tensdes

atuantes nos nés e no centro do vao.
b.1) Apoios - considera-se o ponto de momento nulo situado
a 1.27 metros do apoio, de acordo com a envoltdria de

momentos (Tabela 5.18). Portanto:

Fmd = 361.35 kN sendo z = 0.55 m;
T = 0.285 MPa.
sd
b.2) Centro do vao:
Fmd = 459.81 kN sendo z = 0.36 m;
T = 0.156 MPa.
sd

Vé-se assim que pelo método da FIP as tensles
cisalhantes na interface superam o valor limite estabelecido,
sendo gue pela NBR 9062 ndo h&d problema. Admite-se neste
trabalho que a laje esteja comportando-se como pega
monolitica, prevendo-se no detalhamento a armadura
considerada no calculo da tensdo limite pela FIP (7 cmz/m).

A avaliacdo das tensdes decorrentes dos efeitos da
retracdo diferencial, deformagdo e variacdo de temperatura na
interface nio é feita, pois sendo tensdes localizadas (bordos
e final do vdo) seus efeitos serdo considerados combatidos

através de uma armadura de reforgo nestes locais.
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5.7.5.- VERIFICACAO DO ESTADO DE DEFORMAGAO
EXCESSIVA

Os momentos sdo obtidos a partir da combinagio
quase permanente, nas quais todas- as agles variaveis sdo

consideradas com seus valores quase permanentes wz Fck’ sendo
wz = 0.2 (NBR 8681).

O momento de inércia considerado é o obtido com a
equagdo 4.52a, conforme exposto no item 4.5.5.

A verificacdo é realizada somente para a segao

localizada no centro da laje da superestrutura, tanto para o

sistema isostdtico quanto para o hiperestdtico. Desse modo:
a) Calculo sem continuidade
M = 187.84 kNm/m;
IC = 759375 Cm4.
Na Tabela 4.10 comn = 8, p = 7.55x10-3, d’'= 3.5 cm

e d = 40 cm, tem-se:
Ir/Ic = 0.35 (interpolando) ;

e portanto Ir = 265781.25 cmﬁ

Calculando-se o valor do momento de fissuragdo Mr
através da equagao 4.52a, determina-se o valor do
momento de inércia efetivo (Ie):
M 99.23 kNm/m, para fct = 2.94 MPa e y; = 22.5 cm;
Ie 4.

338537.24 ¢cm

A flecha imediata devido ao carregamento permanente

e a flecha devida 4as cargas mbveis sdo determinadas

através da férmula cléassica da resisténcia dos materiais:
5p 2x4
f = 53575 1 (5.6)
c e

sendo:
p = carga uniformemente distribuida;
Ex = vdo tedrico da ponte (£x = 8.20 m);
EC - m&dulo de elasticidade do concreto, calculado através
da equagdo 4.42 (E, = 2918.7 KN/cm? ) ;
Para o carregamento permanente p = g = 15.65 kN/m

(item 5.3.1.2), obtendo-se f = 0.93 cm.
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A flecha. final é determinada com o auxilio da

Tabela 4.11, com a qual obtém-se, admitindo a umidade do
meio ambiente como média e AS, = 0 a flecha f = 2.80 cm.

~ Para as cargas mbéveis a carga p € estimada

considerando-se as cargas das. rodas do veiculo tipo

uniformemente distribuidas: p 48.90 kN/m, obtendo-se a

flecha f = 2.91 enm.

H

Ccalculo com continuidade - o momento de inércia efetivo
(Ie) utilizado no cilculo das flechas é o obtido através
da média aritmética entre os calculados para o apoio e o

meio do vdo. Desse modo:

b.1l) Apoio
M = 145.14 kNm/m;
Ic = 759375 cm4;
na Tabela 4.10, comn = 8, p = 2.89x10'3, d’ = 5 cm e
d = 58 cm, tem-se:
I /I ¢ = 0.17 (extrapolando) ;
e portanto I = 129093.75 cm?
Sendo o momento de fissuragado M. = 76.98 kNm/m (para
fct = 2.94 MPa e y, = 29 cm), calcula-se o valor do
momento de inércia efetivo: Ie = 224401.77 cm’

b.2) Meio do véo
M = 84.56 kNm/m;
I, = 759375 cn';
comn = 8, p = 5.52x10’3 (j& considerando o aumento
da &rea de aco devido a fadiga), d’ = 3.5 cm e d = 40
cm, tem-se na Tabela 4.10:
I (I ¢ 0.27 (extrapolando);
e portanto Ir = 205790.63 cm
Sendo o momento de fissuragdo M = 99.23 kNm/m (para
fct = 2.94 MPa e y, = 22.5 cm), calcula-se4o valor do
momento de inércia efetivo: I, = 759375 cm .

Efetuando-se a média entre os valores encontrados,

.z . . 4
determina-se o momento de inércia efetivo Ie = 491888.39 cm

A flecha no ponte & calculada a partir das flechas

obtidas para os casos extremos de viga simplesmente apoiada
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(equagdo 5.6).e viga engastada (equagdo 5.7). Determina-se o
grau de engastamento do né da ponte com os momentos 3Ja
calculados para ambos os casos, obtendo-se sua flecha por

interpolagdo linear entre aquelas calculadas para os casos
extremos.

Tabela 5.19 - C&lculo do grau de engastamento do né da

ponte
Momento no né (engaste)
Peso préprio Carga mdvel
Placa bi-engastada -93.08 -128.55
Ponte em pdrtico -76.23 -86.99
Grau de engastamento 81.90% 67.66%

0BS: 0 momento -86.99 kNm/m atua no centro do apoio

Para a viga engastada, tem-se:

4
p ¢

f= 3558 1 (5.7)
(o] e

Procedendo conforme exposto,
calcula-se a flecha imediata devida as cargas permanentes:
f = 0.24 cm. A flecha final & igual a £ = 0.72 cm.
Analogamente ao cdlculo sem continuidade,
considera-se as cargas méveis como uniformemente distribuidas
(p = 47.60 kN/m), obtendo-se a flecha f = 1.01 cm.

5.7.6 - VERIFICAGAO DO ESTADO DE FISSURAGAO
INACEITAVEL

Analogamente ao item anterior, os momentos sao
obtidos a partir da combinagdo quase permanente das agdes.

O wvalor 1limite das aberturas de fissuras (w)
considerado é de 0.2 mm (pecas ndo protegidas em meio ndo
agressivo) .

A verificagdo é realizada nas segles mais
solicitadas dos encontros e da laje da superestrutura. Assim:

a) Para o sistema estrutural isostdtico - sdo verificadas a
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b)

a)

secdo 1 do muro (engaste) e a segdo 6 da laje da
superestrutura (meio do vao);

para o sistema estrutural hiperestitico - sdao,
analogamente ao caso anterior, verificadas as segbes 1 e
13 do pértico (Figura 5.7). v

Sistema estrutural isostadtico
a.l) segdo 1 do muro
0 momento fletor méximo atuante na segdo da

armadura é igual a Mo, = 472.02 kNm/m. Através da equagio

4.45 com:
d = 64.50 cm;
bw = 100.00 cm;
n = 7.77 (para fck = 21 MPa);
A, = 20.02 o’
obtém-se a posigdo da linha neutra x = 13.60 cm. Com
as equagdes 4.43 e 4.44 chega-se & tensdo na armadura
g, = 32.94 kN/cmZ. Calculando-se a taxa geométrica da
armadura na se¢do transversal de concreto interessada
pela fissuracdo (Figura 4.23), pode-se, tomando-se
para o coeficiente de aderéncia do ago My, = 1.5,
calcular o valor das desigualdades fornecidas pelas
equagdes 4.53a e 4.53b:
pr = 0.0178, para Acr = 1125 cmz;
Através da equag¢do 4.53a: 3.01
Através da equagdo 4.53b: 7.35

a.2) segdo 6 da laje

Procedendo-se da mesma forma, tem-se:

M6 = 187.84 kNm/m;
d = 40.00 cm;
bw = 100.00 cm;
n = 7.195 (fck = 21 MPa);
A, = 33.99 cn’;

Calcula-se pela eguagdo 4.41 a posigdo da
linha neutra x = 11.75 cm, com a gqual através da
equacdo 4.40 chega-se a tensdo na armadura o, = 15.32
kN/cmz. Analogamente ao item an;erior:

p. = 0.0134, para A = 2531 cm ;
r cr
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Pela equagdo 4.53a: 2.23
Pela equacgdo 4.53b: 1.52

b) Sistema estrutural hiperestético
b.1) se¢do 1 (engaste do muro) =

Analogamente ao item a.l tem-se:

M51 = 200.53 kNm/m;

d = 41.00 cm;

bw = 100.00 cm;

n=1"77.77

AS = 16.75 cmz;

X = 10.10 cm;

o, = 24.69 kN/cm’;

P, = 0.0138, para Acr = 1216 cmz;

Pela equagdo 4.53a: 2.80
Pela equagdo 4.53b: 4.13
b.2) secdo 13 (meio do vao)
Analogamente ao item a.2 tem-se:
= 84.56 kNm/m;
40.00 cm;
= 100.00 cm;
7.195
- 24.84 om’;
10.30 cm;
9.31 kN/cm’ ;
0.0138, para Acr = 1800 cm ;
Pela equagdo 4.53a: 1.32
Pela equagdo 4.53b: 0.56

W=

»
Il

© o X wp B U o X
1] = (7]
It

-

Nota-se que as segdes localizadas na base do muro,
para ambos oOs sistemas estruturais, ndo verificam as
desigualdades 4.53a e 4.53b. Deve-se entdo realizar alguma

protegdo para as armaduras ai localizadas.
5.8 - DETALHAMENTO DA ESTRUTURA

O detalhamento das armaduras é feito de acordo com

o exposto no item 4.6, utilizando-se os esforgos obtidos a
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partir do calculo .aproximado. Este detalhamento pode ser

observado no Anexo C.

5.9 - ANALISE DOS RESULTADOS

19

A andlise do detalhamento de ambos os sistemas

estruturais levou aos seguintes resultados:

Tabela 5.20 - Consumos para o sistema com continuidade

Area Forma Volume Concreto Peso Ago

2

(m™) (m™) (kg)

Superestrutura 8.0 54.1 5922

Encontros 756.0 42.5 5788

Fundag¢ao 39.4 29.0 908

Total 803.4 125.6 12618
Tabela 5.21 - Consumos para o sistema sem continuidade
Area Forma Volume Concreto Peso AgO

(m ) (m) (kg)

Superestrutura 7.6 51.1 5139

Muros 757.0 42.5 4713

Fundagédo 55.1 62.0 1523

Total 819.7 155.6 11375

Com estes valores pode-se chegar aos seguintes

indices de consumo:

_ Peso de ago 3

I1 -~ Volume de concreto (kg/m")
Area de Forma 2 , 3

IZ T Volume de concreto (m” /m™)

Os valores de I1 e I2 s3o mostrados na Tabela 5.22 e 5.23.
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Tabela 5.22 -.fndices de consumo para o sistema com continuidade

1 2
. Superestrutura  109.5 0.15
Encontros 136.2 17.79
Funda¢ao 31.3 1.36
Total 100.5 6.40

Tabela 5.23 - fndices de consumo para o sistema sem continuidade

I

1 IZ
Superestrutura 100.6 0.15
Muros 110.9 17.81
Fundagdo 24.6 0.90
Total 73.10 5.27

Observa-se que o consumo com a forma & praticamente
igual concentrando-se nos encontros. A &area de forma obtida
na superestrutura foi somente devido aos bordos da laje, dai
valores tdo baixos.

0 volume de concreto fol maior para o sistema sem
continuidade (30 m3) devido unicamente a fundagéo.

O consumo de ago foi maior para a ponte em pdrtico.
Observando-se os indices I, e 12 verifica-se que os encontros
mostraram-se bem mais onerosos que os muros do sistema sem
continuidade, gastando-se 1075 kg de ago a mais sendo que O
consumo de concreto foi o mesmo. O peso de ago necessario
para a formagdo da unifdo rigida na ponte em pbértico elevou o
consumo da superestrutura em 783 kg com relagdo ao sistema
sem continuidade, pois as vigas responséveis por todo o ago
gasto no tabuleiro para esta alternativa consumiram 4599 kg
(com excessio de 540 kg nescessdrios para a armagdo
transversal - combate ao My).

No geral o sistema com continuidade elevou ©
consumo de ago em relagdo a opgdo sem continuidade em
1243 kg.

Analisando os resultados obtidos através da técnica
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dos elementos, finitos (ver ftem 5.5, tabelas 5.14 e 5.15),

pode-se fazer os seguintes coment4rios:

a) Para o gistema sem continuidade as diferengas encontradas
nos valores dos momentos nas seg¢des entre o apoio e centro
do vdo (= 50%) foram causadas pelo fato de sbé terem sido
processados carregamentos com o veiculo tipo no centro do
vdo (bordos e meio da laje). Observa-se que o desvio
percentual para o caso critico, momento no centro do vao,
foi de +5% para os bordos e -6% para o meio da laje do
cdlculo através das tabelas de RUSCH (1965) em relagdo ao
feito com a utilizacdo da técnica dos elementos finitos.

b) Para o sistema com continuidade, da mesma forma que O
cistema sem continuidade, o carregamento considerado no
processamento do pdrtico s leva a esforgos maximos nas
secdes criticas, isto €&, no engaste, na ligagdo entre
superestrutura e encontros e no meio do v3o. Nestes pontos
o desvio percentual do célculo aproximado em relagdo ao
processo dos elementos finitos foi de +29% e +63% no
engaste (segdo 1) para o centro do vd@o e Dbordos,
respectivamente; de +27% e +51% na ligagdo entre encontro
e superestrutura (seg¢do 8) e de -0.5% e +36% no meio do
v3o (secdo 13). Vale observar que de acordo com as linhas
de influéncia do pértico (Tabela 5.1la), © carregamento
ideal para a avaliagdo dos momentos tanto nos engastes
quanto na ligagdo entre encontro e superestrutura seria o
trem tipo posicionado a distdncia de 40% do vdo e nado a
1/3 (= 33%).

Como pode-se observar, os valores dos esforgos
provenientes do carregamento movel obtidos com a utilizagdo
do Método dos Elementos Finitos mostraram uma redugao
significativa para o caso do sistema estrutural
hiperestdtico. Desta forma, um novo detalhamento & feito
utilizando-se estes esforgos e os quantitativos e indices de
consumo apresentados a seguir (Tabelas 5.24 e 5.25).

A partir deste novo consumo de ago chega-se a
valores praticamente iguais para oS dois sistemas estruturais
observando-se um gasto superior de 106 kg de ferro para a

ponte em pértico (+ 0.9%).
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Tabela 5.24 - Consumos para o sistema com continuidade
C&lculo utilizando os esforgos obtidos
através da Técnica dos Elementos Finitos

Area Forma Volume Concreto Peso Ago

(n?) (m) (kg)

Superestrutura 8.0 54.1 5063

Encontros 756.0 42.5 5510

Fundagdo 39.4 29.0 908

Total 803.4 125.6 11481
Tabela 5.25 - fndices de consumo para o sistema com conti-

nuidade. Célculo utilizando os esforgos obtidos
através da Técnica dos Elementos Finitos

I1 I2
Superestrutura 93.6 0.15
Encontros 129.6 17.79
Fundagéao 31.3 1.36
Total 91.4 6.40
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6 - CONSIDERAGOES FINAIS
6.1 - CONCLUSOES

Com o detalhamento feito a partir dos resultados
obtidos com o método aproximado (conceito de largura
colaborante), faz-se uma andlise dos custos diretos donde
observa-se que os gastos com material s8o basicamente iguais
entre o tipo construtivo escolhido e a alternativa em viga.
Houve um consumo maior de ago na ponte em pdrtico, compensado
pelo menor volume de concreto (devido a4 fundagdo), sendo que
os dois sistemas estruturais necessitam da mesma d&rea de
forma.

O cilculo dos momentos fletores maximos, pela
técnica dos elementos finitos, foi oportuno pois serviu para
mostrar que, ao contradrio do calculo para O sistema
isostatico, onde os valores ficaram bem préximos, houve para
o sistema estrutural escolhido, uma variagdo significativa
com relacdo aos valores obtidos através do processo
apresentado. Observa-se gue, com O detalhamento da ponte em
pdértico a partir destes esforgos, o© consumo de ago fica
basicamente igual para as duas alternativas. Deste modo a
economia de concreto na fundagdo faz com que O sistema com
continuidade oferega alguma vantagem em relacdo ao sistema
sem continuidade.

Deve-se lembrar gque a continuidade conseguida,
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através da ligacdo entre a superestrutura e a infraestrutura,
aumentard os custos de execug¢do, pois, para a sua realizagdo,
serd necessirio maior gasto com mdo-de-obra provocando um

aumento do tempo de obra.

Como se pode observar no item 5.7.1, a verificagdo
a fadiga fez com que o sistema estrutural hiperestatico perca
vantagens sobre o igost&tico. Isto certamente deve-se ao fato
de que os esforgos provenientes dos aterros de acesso, sendo
contrdrios aos decorrentes do peso préprio, diminuiram a
influéncia das cargas permanentes face as méveis. Assim

existe uma maior flutuacdo de esforgos no sistema com
continuidade fazendo com que a area de ago da superestrutura
tenha aumentado significativamente (20%).

Outro fato relevante é que o melhor aproveitamento
das se¢des de concreto otimiza o dimensionamento do muro de
arrimo no sistema isostatico.

Uma alternativa ao detalhamento proposto seria
reduzir-se a &area de aco nos nds do podrtico (15%) com
consequente aumento da &rea de ago do vdo (7.5%). Isto traria
beneficios: primeiro porque o aumento da &area de ago no
centro do vio diminuiria as tensdes na mesma, podendo-se
obter melhores resultados no item relativo a verificagdo da
fadiga; segundo porque diminuiria a porcentagem de armadura
no né do pbértico o que, segundo Leonhardt (1978), € melhor
para o detalhamento adotado.

O detalhamento das vigas pré-moldadas poderia ser
feito de modo a se reduzir a &rea de ag¢o ao caminhar para O
centro da 1laje face aos menores momentos fletores. No
entanto, este procedimento poderia causar problemas em obra

pois trabalhar-se-ia com vigas diferentes.
6.2 - CONTINUIDADE DE PESQUISA

Sugere-se, como continuidade do trabalho, a
avaliagdo de outras situagbes para O tipo estrutural
escolhido, conseguidas através da variagdo das dimensdes da

laje do tabuleiro, da altura e espessura dos encontros.
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Poderia-se, deste modo, tentar generalizar algumas tendéncias
com relagdo ao consumo e comportamento estrutural entre os
gistemas estruturais normalmente utilizados em pontes de
pequenoé vaos. .

As grandes variagdes encontradas nos resultados dos
momentos fletores decorrentes do carregamento mével para o
tipo construtivo escolhido (ponte em pértico) com os dois
métodos de cdlculo utilizados, método aproximado (conceito de
largura colaborante) e Método dos Elementos Finitos torna
necessaria a verificacdo dos esforgos para outras situacdes.
Esta avaliacdo poderia ser feita também para o carregamento

permanente.

A introdugdo da protensdo no tabuleiro da ponte,
assim como a variagdo do sistema estrutural, poderia ser
estudada.

Pode-se também estudar a deformabilidade da ligagao
do tabuleiro com os encontros (emendas por traspasse de lagos

em gancho), que neste trabalho foi considerada como rigida.
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ANEXO A

DIMENSIONAMENTO DE APARELHOS DE APOIO ELASTOMERICOS
SEGUNDO O SERVICE CENTRAL D’ETUDES TECHNIQUES
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A.1 - DIMENSIONAMENTO A COMPRESSAO

’

A.1.1 - TENSKO DE COMPRESSEO MEDIA ATUANTE (oc) SOBRE
A ALMOFADA DE NEOPRENE

N 2
Uc = —é—B' < 1.5 kN/Cm (Al)

onde:
N = forca normal a seg¢do do apoio;
a, b = dimensBes em planta do neoprene.
Em geral, adota-se para . valores da ordem de

1 kN/cmz. A NBR 9062 [4] recomenda os limites 0.7 kN/cm2 e

1.1 kN/cm2 para as pressdes de contato das almofadas simples

e fretadas, respectivamente.

A.1.2 - TENSEO DE CISALHAMENTO (Tc) ENTRE O NEOPRENE
E A PLACA METALICA (APOIOS FRETADOS)
g

¢
Te = 1.5 fator de forma 3 Gn (A.2)

onde:
ab
2(a + b)hn

espessura de neoprene entre as placas metalicas;

fator de forma =

h
n

G
n

médulo de cisalhamento do neoprene.

0 mdédulo de cisalhamento do neoprene mede a
deformabilidade do material sob tensdes de cisalhamento. Este
depende da dureza Shore e da temperatura do material. A 20°C,
obtém-se os seguintes valores:

A dureza Shore do neoprene € medida pela
profundidade da penetragdo de uma agulha no material numa
escala de 0 a 90 (escala Shore. A dureza 0 Shore corresponde
a um material completamente mole, ndo oferecendo nenhuma
resisténcia a penetra¢do da agulha. A dureza 90 corresponde

ao material muito duro.
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Tabela A.1 - Médulo de cisalhamento do neoprene 20°C, enm

func8o da dureza Shore

Dureza Shore 50 60 70

Gn (MPa) 0.8 1.0 1.2

A.2 - ESFORGOS TRANSVERSAIS

Tens3o de cisalhamento (7) no elastémero

onde:
H = forca horizontal atuante no topo do apoio de neoprene;

A = deslocamento no neoprene provocado pela agdo de H.

Para esforgos de agdo muito réapida (vento,
frenagem) , o médulo de cisalhamento do neoprene &
aproximadamente igual ao dobro do valor obtido em ensaios
normais. Devido a isso, considera-se para andlise, apenas a
metade da tens3o de cisalhamento provocada por esses

esforgos.

—e M

L

AJ/ h

7
—_—
. |

]

T b

Figura A.1 - Deformagdo de uma almofada de neoprene fretado,
sob agdo de um esforgo horizontal (H)
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No caso de deformacdes de longa duragdo, tais como
provocadas por temperatura, retragdo ou fluéncia, calcula-se
o) esfofc;o transversal correspondente, entrando-se com esse
valor na férmula (A.3).

A tensdo de cisalhamento 7 no neoprene deve ficar
limitada aos valores 0.5 G e 0.7 G, para a¢des de longa
duracdo e acdes de longa duragdo juntamente com agdes

dindmicas, respectivamente.

A.3 - ROTAGAO IMPOSTA

Gn b 2
Ta = —-2— [—}1;—] tg C!l < 1.5 Gn (A.4)
onde:
@, = angulo de rotagdo da lamina de neoprene;

1

No caso de uma almofada de apoio com n léminas, sendo o a

rotagdo imposta ao apoio, a condig@o (A.4) modifica-se para:

G 2
_ n b tg o
r, - — { B ] <1.5¢ (a.5)

A.4 - FLAMBAGEM DO APARELHO DE APOIO

A.6
—ZTn— = b ( )

A.5 - SEGURANGA CONTRA DESLIZAMENTO

Para evitar-se o deslizamento da almofada de apoio,

sob carga minima, deve-se ter as seguintes pressdes sobre o

apoio:
apoio em concreto ocmin = 2 MPa;
apoio em ago ocmin z 3 MPa.

A seguranga contra o deslizamento pode  ser

verificada com a equagdo:
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Hc<yp ocmin ab (A.7)

onde y € o coeficiente de atrito, que pode ser estimado a
partir da seguinte relagdo empirica:

~

po=0.12 4 —r lfin (A.8)
(o

Quando a seguranga ao deslizamento ndo for
satisfeita, o apoio deverid ser fixado, por meio de batentes

met&dlicos ou parafusos.
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ANEXO B

GRAFICOS DE ISO-MOMENTOS OBTIDOS ATRAVES DA
TECNICA DOS ELEMENTOS FINITOS
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SISTEMA ESTRUTURAL SEM CONTINUIDADE
ISO-MOMENTOS NA LAJE NAS DIRECOES X, Y E XY
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SISTEMA ESTRUTURAL COM CONTINUIDADE
ISO-MOMENTOS NA LAJE E NOS ENCONTROS
NAS DIRECOES X, Y E XY
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ANEXO C

DETALHAMENTO DAS ESTRUTURAS UTILIZANDO-SE
0S ESFORCOS OBTIDOS COM O METODO APROXIMADO
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Figura C.la - Detalhamento das vigas pré-moldadas
Ponte em pértico

LEM POS. BIT. OQUANT COMPRIMENTO
UNIT TOTAL
1 10 54 885 47790
2 20 54 795 42930
3 20 54 925 49950
4 8 432 97 41904
5 8 621 112 69552
6 .} 691 114 101574
RESUMO ACO CA 50-60
ACO BIT. COMPR. PESO
(mm) (n] (kg
50A 8 2130 852
50A 10 478 301
SOA 20 929 2322
Peso Total (CA S50A)= 3475.kg

Figura C.lb - Tabela de ferros das vigas pré-moldadas
da ponte em pértico (27x)
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Figura C.2a - Detalhamento da ponte:
Encontros e nés do poértico
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Figura C.2b

LEM BG5S BIT. OUANT COMPRIMENTO |
UNIT TOTAL

1 16 52 390 20260
el 16 108 330 35640
3 12.5 54 640 34560
4| 10 26 565 14690
5| 10 54 665 36990
6| 10 40 |-CORR- 54000
7| 20 16 |-CORR- 21600
sl 12.5| 108| b615{ 66420
9| 16 108| 430| 46440
10| 16 108| 480| 51840
1| 10 324| 480| 155520
121 10 jo8| 355| 38340
131 10 52| 375 19500
14| 10 1s6| 270| 42120
15| 12.5| 108| 370 39960
16| 16 jo8| 280| 30240
17| 16 52 180 9360
18] 12.5 8 |-CORR- 10800
191 6.3| 66 |-CORR- 839100
20| 10 68 |-CORR- 91800

RESUMO ACO CA 50-60

ACO BIT. COMPR. PESO
(mm) {m) (kg)
50A 6.3 831 223
50A 10 4530 2854
50A 12.5 1517 1517
S50A 16 1938 31014
50A 20 216 540
Peso Total (CA 50A)= 86235.kg

- Tabela de ferros da ponte em pértico
ao detalhamento dos encontros e do né do poértico.
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Figura C.3a - Detalhamento da fundagdo da ponte em pértico

ELEM POS. BIT. OUANT COMPRIMENTO
UNIT TOTAL
! 6 22 |-CORR- 29590

2 12.5| 336 235 78960

RESUMO ACO CA 50-50

ACO BIT. COMPR. PESO
(mm) (m) (kg)

S0A 6 296 118
50A 12.%5 790 790
Pesc Total (CA S0A)= 9068.kg

Figura C.3b - Tabela de ferros da fundag¢do da ponte em poértico
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Figura C.4a - Detalhamento das vigas pré-moldadas
Ponte em viga

LEM POS. BIT. QUANT COMPRIMENTO
UNIT TOTAL

1 10 54 835 45090

2! 20 81 835 67635

3 20 81 875 70875

4 8 432 97 41904

5 6 621 112 639552

6 ] 891 114 101574

RESUMO ACO CA  50-60

ACO BIT. COMPR. PESO
{mm) (m) (kg)
50A 8 2130 852
50A 10 451 2064
50A 20 1385 3463
Peso Totel I(CA SDA)= 4599.kg

Figura C.4b - Tabela de ferros das vigas pré-moldadas
da ponte em viga (27x)
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Figura C.5a - Detalhamento dos muros da ponte em viga

LEM POS. BIT. OUANT COMPRIMENTO
UNIT TOTAL
1 12.5 136 400 54400
2 12.5 136 380 51680
3 6.3 66 {-CORR- 838100
4 12.5 686 |-CORR- 91800
5 20 136 270 36720
6 16 136 520 70720
7 12.5 136 340 4?240
RESUMO ACO CA 50-60
ACO BIT. COMPR. PESO
(mm) (m) {kgl
50A 6.3 8391 223
50A[ - 12.5 2441 2441
50A 16 707 1132
S0A 20 367 918
Peso Total (CA S50A)= 4713.kg

Figura C.5b - Tabela de ferros
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Figura C.6a - Detalhamento da fundagdo da ponte em viga

ELEM POS. BIT. QUANT COMPRIMENTO
UNIT TOTAL

1 ) 54 |- CORR- 72630

2 8 136 360 51680

3 12.5| 270 380 102600

RESUMO ACO CA 50-60

ACO BIT. COMPR. PESO

(mm) (m) (kg)

SOA 8 1243 497

S0A 12.5 1026 1026
Peso Total (CA 50A)= 1523 .kg

Figura C.6b - Tabela de ferros da fundagdo da ponte em viga
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ANEXO D

GRAFICOS DE MOMENTOS FLETORES E FORCAS
CORTANTES - METODO APROXIMADO
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Figura D.1- Diagrama de Momento Fletor - Carga Permanente

Figura D.2 - Diagrama de Momento Fletor - Carga Mdovel
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Figura D.3 - Diagrama de Forga Cortante - Carga Permanente

Figura D.4 - Diagrama de Forgca Cortante - Carga Mével
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Figura D.5 - Diagrama de Momento Fletor - Empuxo de terra

Figura D.6 - Diagrama de Momento Fletor - Temperatura/Retraqéo
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Figura D.7 - Diagrama de Momento Fletor

Aceleracgdo/frenagenm

Figura D.8 - Diagrama de Forga Cortante Empuxo de Terra
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Figura D.9 - Diagrama de Forga Cortante - Temperatura/Retracgédo

Figura D.10 - Diagrama de Forga Cortante - Aceleragédo/Frenagenm
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Figura D.11 - Diagrama de Momento Fletor - Peso Préprio
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Empuxo Ativo

Figura D.12 - Diagrama de Momento Fletor
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Figura D.13 - Diagrama de Momento Fletor - Empuxo Repouso
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Figura D.14 - Diagrama de Momento Fletor - Acelerag¢do/Frenagenm
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Figura D.15 - Diagrama de Momento Fletor - Carregamento Mével
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Temperatura/Retraqéo

- Diagrama de Momento Fletor

Figura D.16
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Figura D.17 - Diagrama de Forga Cortante - Peso Préprio
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Figura D.18 - Diagrama de Forg¢a Cortante - Empuxo Ativo
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Figura D.19 - Diagrama de Forga Cortante- Empuxo Repouso
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Figura D.20 - Diagrama de Forga Cortante - Aceleracdo/Frenagenm
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Figura D.21
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Figura D.22 - Diagrama de Forga Cortante - Temperatura/retracao
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