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RESUMO

LIMA, V. S. Projeto de superestruturas de pontes em concreto protendido
aplicando a técnica de balancos progressivos. 135p. Dissertagdo (Mestrado em Construgao

Civil) — Universidade Federal de Sao Carlos. Sao Carlos, 2011.

Esta dissertacdo trata das principais consideragdes num projeto de
superestruturas de pontes aplicando a técnica em balangos progressivos, fornecendo um
procedimento para pré-dimensionamento deste tipo de ponte. Apresenta-se a revisdao
bibliografica utilizada como base para dissertacdo, com as teorias ja estudadas sobre o
assunto. Com base nestas pesquisas elaborou-se um procedimento, envolvendo a etapa de
escolha da geometria, definigdo do esquema estrutural, calculo dos esforgos solicitantes,
calculo das perdas de protensdo, pré-dimensionamento da armadura de protensdo levando em
consideragdao o estado limite Gltimo e o estado limite de servigo, avaliagio do momento de
fechamento e alguns itens importantes para o detalhamento da secdo com armadura. Um
exemplo numérico ¢ resolvido de forma a ilustrar a utilizacdo dos conceitos apresentados ao
longo da dissertacdo. Finaliza-se com as consideragdes sobre os resultados obtidos no

exemplo e no trabalho e apresenta-se sugestdes para trabalhos futuros.

Palavras chaves: Pontes, Balancos Progressivos, Aduelas, Protenséo.
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ABSTRACT

LIMA, V. S. Design of prestressed concrete bridges superstructure
applying the technique of cantilever balanced. 135p. Dissertagdo (Mestrado em Construcdo

Civil) — Universidade Federal de Sao Carlos. Sao Carlos, 2011.

This dissertation deals with main considerations on design of bridge
superstructures, applying the cantilever balanced technique, bringing a procedure to be
followed during pre-dimensioning this type of bridge. Presents the literature review used as
the basis to dissertation, with the theories already studied on the subject. Based on these
studies is drawn up the roadmap, involving the step of choosing the geometry, defining the
structural scheme, the calculation of structural strain, calculating the losses of prestress, pre-
dimensioning of the prestressing steel considering the ultimate limit state and the service limit
state, evaluation of the moment of closure and some important items for the detail section
with steel. A numerical example is solved to illustrate the use of the concepts presented
throughout the dissertation. Ends with considerations on the results obtained in the example

and work and presents suggestions for future work.

Key words: Bridges, Balanced Cantilever, Segments, Pre-tensioning.
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Capitulo 1 - Introducao

1 INTRODUCAO

As pontes em se¢do caixdo com balangos progressivos sao muito vantajosas
quando se tem uma estrutura continua, quando se deseja a menor altura da secdo transversal

de estrutura ou quando nao ¢ possivel realizar escoramento.

Nas vigas com se¢do celular as partes inferiores das vigas principais sao
ligadas por uma laje. Esta laje cria uma sec¢do celular simples, dupla ou multipla. Estas secoes
tétm grande resisténcia a tor¢do, permitindo distribui¢do transversal uniforme, dos

carregamentos excéntricos, entre as vigas principais.

Os vigamentos celulares de pontes sdo constituidos de transversinas que

impedem deformagdes angulares relativas entre as paredes da célula.

O processo de execugao de balangos progressivos consiste em langar trechos de
pequena extensdo do tabuleiro, com comprimento variando de 3 a 5 m, denominados aduelas.
Essas aduelas s3o lancadas a partir de dois pilares na direcdo do meio do vao ou de um pilar
em direcdo a outro contiguo. Cada aduela ¢ fixada a anterior através da protensdo de cabos
longitudinais caracterizando, pelo menos nas fases construtivas intermediarias, uma estrutura

em balango. A

Figura 1.1 ilustra a vista lateral esquematica das etapas construtivas de ponte
em balango progressivo. Na etapa 1 pode-se observar o inicio da execucdo, na etapa 2 a
primeira aduela ja foi langcada. Na etapa N — 1 falta apenas a parte central ser fechada, e

finalmente na etapa N a ponte estd concluida.
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Figura 1.1. Vista lateral esquematica de etapas construtivas de ponte em balancos progressivos
(Fonte: CARVALHO - 2007)

O langamento das aduelas pré-moldadas pode ser realizado por treligas,

conforme Figura 1.2. Neste caso as aduelas sdo pré-moldadas em um canteiro préximo a obra.

Figura 1.2. Trelica lancadora e aduelas pré-moldadas (Fonte: PFEIL, 1975)

As aduelas podem ser concretadas in-loco, utilizando um equipamento mais
simples que permite a execu¢do de uma plataforma de trabalho usada para montagem das

formas como pode ser visto na Figura 1.3.
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Figura 1.3. Balanco progressivo moldado no local (Fonte: MATTOS, 2001)

O conceito de balangos progressivos foi idealizado e realizado por Emilio
Baumgart em 1930 a partir do projeto da ponte sobre o Rio Peixe em Santa Catarina (Figura
1.4). Esta ponte possuia 68 m, foi a mais longa em viga reta do mundo na época.
VASCONCELOS (2005) trata em seu trabalho desta técnica desenvolvida por Emilio
Baumgart. O mesmo decidiu utilizar o processo de construcdo de treligas metalicas
acrescentando trechos em balango suportados pelas partes previamente instaladas. A ponte
deveria transpor um rio cujo regime ocasionaria uma elevagdo de 11 m em apenas uma noite,
assim o escoramento poderia ser carregado pelas correntezas, dai a idealiza¢do desta técnica.

A Figura 1.5 mostra o perfil longitudinal e a se¢do transversal.

Figura 1.4. Ponte sobre o Rio do Peixe — Santa Catarina (Fonte: THOMAZ, 2010)
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Figura 1.5. Perfil Longitudinal e Secao Transversal da Ponte sobre o Rio do Peixe entre Joacaba

e Herve (Fonte: THOMAZ, 2010)

A Figura 1.6 mostra uma fase intermediaria da constru¢do da ponte.

.1.._-

Figura 1.6. Fase Construtiva da Ponte sobre o Rio do Peixe (Fonte: THOMAZ, 2010)

Os balangos progressivos possuiam altura de 1,7 m. As transversinas foram
posicionadas a cada 3 m. Foi feita uma rétula temporaria para a fase de execucdo, apos a
conclusdo da viga continua com trés vaos esta rotula foi preenchida com concreto, criando
uma continuidade entre a viga e o pilar. Assim formou-se um quadro hiperestatico, com trés

vaos e quatro apoios. A Figura 1.7 ilustra o arranjo da armadura da ponte.
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Figura 1.7. Arranjo da Armadura da Ponte sobre o Rio do Peixe (Fonte: THOMAZ, 2010)

Segundo THOMAZ, a ponte sobre o Rio do Peixe ¢ reconhecida mundialmente
como a primeira ponte de concreto construida em balangos sucessivos, sem escoramentos
apoiados no terreno. Esse método construtivo ndo foi patenteado pelo Engenheiro Emilio
Baumgart, porém sendo esta obra a pioneira nao foram aceitos outros pedidos de patente deste

método.

CARVALHO (1987) apresenta os possiveis esquemas estruturais de pontes em
balangos progressivos. Podem ser em porticos com ligagdes articuladas, porticos isostaticos

com viga Gerber, porticos ou vigas com estabelecimento da continuidade e porticos mistos.

As articulagdes neste tipo de pontes t€m como funcao permitir as deformagoes
decorrentes da variagdo de temperatura, retragdo e deformacdo lenta. Nos podrticos com
articulacdo central, a deformagao ao longo do tempo provocara um ponto anguloso no perfil

longitudinal da estrutura. A Figura 1.8 ilustra esta situagao.

B CEFORMACAD

% ; SUPERFICIE SUPERICR D4 ESTRUTURA ANTES 0A

a} ESTRUTURA COM ARTICULACKD CENTRAL

CEFORMACAD

SUPERFICIE _SUPERIOR DA ESTRUTURA ANTES DA
i -

e P 4
SUFERFICIE APGS _DERRMAGH

b) ESTRUTURA COM VIGA GERBER

Figura 1.8. Deformacao das estruturas com articulacio e viga Gerber (Fonte: CARVALHO,

1987)

Quando se utiliza a viga Gerber ha uma redu¢ao do momento fletor oriundo do

peso proprio nas segdes extremas do tramo, porém ha necessidade de uma maior quantidade
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de aparelhos de apoio. Geralmente quando as aduelas sdo moldadas in-loco ndo se utiliza o

trecho Gerber, pois seria necessario um equipamento de langamento especifico.

O problema quando se estabelece a continuidade na estrutura estid na insercao
de esforcos oriundos da variacdo de temperatura e na incerteza dos valores dos esfor¢os

introduzidos devido ao impedimento das deformagdes diferidas.

Quando o vao livre a ser vencido pela obra de arte ¢ grande, torna-se
antiecondmico adotar uma estrutura de altura constante. Assim, nestes casos, podem-se
utilizar secdes com altura variavel, espessura da laje inferior varidvel e espessura das almas

das vigas também variavel.

A represa Guarapiranga em Sao Paulo recentemente precisou ser transposta por
obras do Rodoanel de Sdo Paulo. Neste caso a solugdo indicada foi a de usar pontes em

balangos progressivos como a mostrada na Figura 1.9.

Figura 1.9. Ponte em Balancos Progressivos sobre a Represa de Guarapiranga no Rodoanel de

Sao Paulo (Fonte: DERSA, 2010)

A Figura 1.10 ilustra a constru¢do da ponte com o avanco das aduelas. A
Figura 1.11 destaca o encaixe de uma aduela pré-moldada a estrutura, indo de encontro ao

proximo trecho, para posterior fechamento do vao.
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Figura 1.10. Ponte em balanco progressivo na Figura 1.11. Ponte em balanc¢o progressivo na
Represa Billings, Rodoanel Mario Covas (Fonte:  Represa Billings, Rodoanel Mario Covas (Fonte:
DERSA, 2010) DERSA, 2010)

A Figura 1.12 mostra o fechamento do vao central da ponte do Rodoanel Mario

Covas sobre a represa Billings.

Figura 1.12. Fechamento do vio central. Ponte em balanco progressivo na Represa Billings,
construcio do Rodoanel Mario Covas (Fonte: DERSA, 2010)

1.1 OBJETIVOS

O objetivo deste trabalho ¢ apresentar um procedimento para projeto de
superestruturas de pontes em concreto protendido aplicando-se a técnica de balangos
progressivos de acordo com a nova norma NBR 6118:2007 (Projeto de estruturas de

concreto).

Também como objetivo deseja-se fornecer um texto didatico que proporcione

informagdes atualizadas sobre este sistema estrutural.
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1.2 JUSTIFICATIVAS

O Brasil ¢ constituido de uma grande malha fluvial, com rios caudalosos de
grande extensdo. Além disto, ¢ comum o uso de barragens para regularizagdo da vazao de
agua dos rios, assim como suprimento de dgua e geracdo de energia elétrica. Nestas barragens

ha necessidade de formagdo de grandes espelhos d’agua, verdadeiros lagos artificiais.

Devido a estes fatos prevé-se a necessidade de constru¢ao de pontes com vaos
médios e grandes para a transposicao dos cursos d’agua. No entanto esta necessidade ndo
representa uma tarefa simples. O escoramento das pontes deve considerar a correnteza dos
rios, além da dificuldade de fixa-lo ao leito dos mesmos. A fim de se evitar esta etapa de
escoramento, € possivel se utilizar a pré-moldagem com vigas multiplas, porém nesta solugao
a ponte pode ndo atingir grandes vaos, pois acarretaria a necessidade de equipamentos

especiais, tornando a ponte mais cara.

Assim este estudo deve buscar como pode ser projetada a geometria de pontes,
avaliando os esforcos solicitantes oriundos de carga permanente, acidental e se possivel com o
uso de programas computacionais. Procura também fornecer novas e eficientes diretrizes de
calculo de pontes de concreto protendido em balangos progressivos levando em conta também
que a maioria das novas obras de arte ¢ pré-moldada, variando bastante a forma de célculo e

execucao destas.

Como a literatura técnica brasileira neste assunto € escassa, o trabalho pretende
propor procedimentos de projetos atualizados em relacdo as novas normas existentes,
especialmente a NBR 6118:2007 (Projeto de estruturas de concreto). Para atingir o objetivo
proposto ¢ fornecido um procedimento para o projeto de pontes deste tipo, detalhando cada
etapa de calculo de esforgos, verificacdes em cada secdo transversal e detalhamento do

projeto executivo da mesma.

O procedimento de calculo deve envolver as diversas etapas de projeto e depois

a estrutura funcionando na sua configuracdo final. Esta técnica ¢ amplamente utilizada,

mesmo assim a literatura € escassa, assim justifica-se o desenvolvimento deste trabalho.

1.3 METODO DO TRABALHO

Para atingir o objetivo deste trabalho foram feitas revisdes bibliograficas,
reunindo informacdes relevantes sobre o tema, estudando as teorias, programas

computacionais € modelos de calculo existentes de pontes em balancos sucessivos.
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Com base nas revisdes bibliograficas foi elaborado um procedimento de pré-
dimensionamento da superestrutura de pontes em balangos progressivos, finalizando com um

exemplo numérico abrangendo os pontos mais importantes a serem considerados no projeto.

1.4 APRESENTACAO DA DISSERTACAO

Esta dissertacdo estd dividida em onze capitulos, conforme sdo ilustrados a

seguir:

Capitulo 1 — Introducdo: Trata das vantagens de utilizagdo de pontes em
balanco progressivo, esquema estrutural, processo de execugao, justificativas para escolha do

tema, objetivos da dissertacdo e metodologia aplicada no trabalho.

Capitulo 2 — Revisdo Bibliografica: Apresenta explanagdes e teorias de
dimensionamento ja estudadas por outros autores, assim como as normas vigentes sobre o

assunto.

Capitulo 3 — Discussoes sobre a Geometria da Secdo e Processo de Execucao
das Aduelas: Relata as principais consideragdes a serem feitas na definicdo da geometria da
superestrutura de ponte em balango progressivo, determinagdo da altura 1til minima,
defini¢ao do esquema estrutural e processo de execugdo deste tipo de ponte, diferenciando

entre aduelas moldadas “in-loco” e aduelas pré-moldadas.

Capitulo 4 — Esfor¢os Solicitantes das Vigas Principais: Mostra a
determinagdo dos esforcos solicitantes na superestrutura neste tipo de ponte devido a cargas
permanentes e acidentais, na secdo transversal e longitudinal, assim como o esquema

estrutural a ser considerado durante a fase executiva e fase de funcionamento.

Capitulo 5 — Perdas de Protensdo: Apresenta as principais perdas de protensdo
iniciais e ao longo do tempo de acordo com a NBR 6118/ 2007 e estudo de fluéncia para este

tipo de ponte que apresenta varias idades do concreto.

Capitulo 6 — Pré-Dimensionamento da Armadura Longitudinal de Protensao:
Trata das principais etapas de pré-dimensionamento da armadura longitudinal de protensdo

tanto pelo estado limite Gltimo quanto pelo estado limite de servigo.

Capitulo 7 — Deformacdes e Avaliagio do Momento de Fechamento da
Estrutura: Traz as formulagdes para determinagao de flechas, rotacdes € momento de

fechamento em pontes de balangos progressivos.
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Capitulo 8 — Detalhamento da Armadura Longitudinal: Apresenta alguns
aspectos a serem considerados no detalhamento da armaura longitudinal de potensao, tais

como raios minimos, disposi¢ao das bainhas, dentre outros.

Capitulo 9 — Exemplo Numérico: Apresenta um exemplo numérico da
superestrutura de uma ponte executada e calculada na dissertacio de CARVALHO (1987),

exemplificando algumas teorias apresentadas ao longo da dissertagao.

Capitulo 10 — Consideracdes Finais e Sugestdes para Trabalhos Futuros:
Mostra algumas consideragdes importantes num projeto de superestrutura de pontes em

balanco progressivo e sugestdes interessantes a serem desenvolvidas em trabalhos futuros.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Nesta revisao bibliografica foram pesquisados varios autores estudiosos em
pontes, absorvendo seus principais conceitos necessarios para o desenvolvimento deste
trabalho. Primeiramente iniciou-se verificando o que as normas brasileiras de pontes trazem

sobre o assunto.

2.1 ACAO MOVEL A CONSIDERAR

A NBR 7187: 2003, norma referente a projeto e execucdo de pontes de
concreto armado e protendido, define as a¢des a serem consideradas para o dimensionamento
de pontes. Estas acdes sao divididas em trés grupos: permanentes, variaveis € excepcionais.
As agdes permanentes envolvem as cargas provenientes do peso proprio dos elementos
estruturais, pavimentacao, trilhos, dormentes, lastros, revestimentos, defensas, guarda-rodas e
guarda-corpos, empuxos de terra e de agua, forcas de protensdo, variacdo de temperatura,
deformacdes devido a fluéncia e retracdo e deslocamentos de apoio. As agdes variaveis
envolvem as cargas moveis, forga centrifuga, choque lateral, frenagem e aceleragdo, acdo do
vento, pressdo d’agua em movimento, empuxo de terra provocado por cargas moveis e cargas
de construgdo. As ac¢des excepcionais envolvem choques de veiculos e outras que se julgarem

necessarias.

A NBR 7188: 1984, norma referente a carga mdvel em ponte rodoviaria e
passarela de pedestre prescreve os veiculos a serem utilizados para o dimensionamento de
pontes rodoviarias. As pontes sdo divididas em trés classes: Classe 12, Classe 30 e Classe 45,
porém a classe amplamente utilizada ¢ a classe 45, o veiculo desta classe encontra-se na
Figura 2.1, e recebe este nome pelo fato do mesmo pesar 45 tf ou 450 kN. Este veiculo, com
as demais agdes (no caso a distribuida) compdem o que se chama de trem tipo. O mesmo sera
considerado sempre na dire¢do do trafego, e apenas um de cada vez sobre a ponte. Além da

carga do trem tipo € considerada uma carga de 5 kN/m? em toda a pista.
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A Tabela 2.1 ilustra as cargas das diversas classes.

Figura 2.1. Trem tipo normativo (Fonte: NBR 7188: 1984 — ABNT)

Tabela 2.1. Cargas dos veiculos (Fonte: NBR 7188: 1984 — ABNT)

12

Hboplet—c

N\

Veiculo Carga uniformemente distribuida
Classe
das Peso Total Q q Disposi¢io
Pontes Tipo
kN tf | kN/m> | kef/m® | kN/m?> | kgf/m?> | dacarga
45 45 450 45 5 500 3 300 |Cargaqgem
toda a
30 30 300 30 5 500 3 300 ]
pista.
Carga q'
12 12 120 12 4 400 3 300 nos
passeios.

O BS EN 1991-2: 2003 apresenta combinagdes de cargas diferentes das normas

brasileiras. As cargas atuais de pontes rodoviarias resultam de varias categorias de veiculos e

pedestres. O trafego de veiculos pode diferir entre as pontes dependendo da sua composicao

(porcentagem de caminhoes), sua densidade (média do numero de veiculos por ano), suas

condigdes e cargas por eixo de veiculos. A largura da via (w) deve ser mensurada entre freios

ou entre interior dos limites dos sistemas de retencdo dos veiculos e ndo devem incluir a

distancia fixada entre os sistemas de reten¢do de veiculos ou freios de uma central de reserva
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nem as larguras destes sistemas de retencao dos veiculos. A largura w; das pistas ficticias de

uma via e o0 maior conjunto possivel de numero n; dessas pistas sdo definidos na Tabela 2.2.

Tabela 2.2. Numero e largura das pistas ficticias (Fonte: BS EN 1991-2: 2003)

Largura da faixa Nimero de Largura de uma | Largura da area
de rolagem w pistas ficticias pista ficticia w; remanescente
w<54m n=1 3m w—3m
5A0m<w<6m n =2 w/ 2 0
6m<w n; = Int(w/3) 3m w-3xn

NOTA: Por exemplo, para uma largura de faixa de rolagem igual a 11 m, n; =

Int(w/3) = 3, e a largura da area remanescente ¢ 11 — 3x3 =2m.

Para larguras variaveis da via, o numero de pistas ficticias deve ser definido de

acordo com os principios usados na Tabela 2.2.

A Figura 2.2 mostra um exemplo de numeracao de pista.

@

3

®

@

Onde: w Largura da faixa de rolamento;

wj Largura da pista ficticia;

1 Pista ficticia Nr. 1

2 Pista ficticia Nr. 2

3 Pista ficticia Nr. 3

4 Area remanescente
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Os modelos de carregamentos descritos no BS EN 1991-2: 2003 apresenta

quatro modelos de carregamentos, com amplificagdo dinamica ja incluida, descritos a seguir:

» Load Model 1 (LM1): carregamentos concentrados e distribuidos que cobrem a
maior parte dos efeitos do trafego de caminhdes e carros. Este modelo deve ser

usado para verificacdes locais e globais e consiste em dois sistemas parciais.

Um sistema ¢ composto de cargas concentradas em eixo duplo (sistema tandem

—TS), onde cada eixo tem o seguinte peso:
aq Q, onde a4 corresponde aos fatores de ajuste.
S6 pode ser considerado um sistema tandem por pista ficticia.

O segundo sistema ¢ composto de cargas uniformemente distribuidas (UDL

System), com peso de:
04 qx, onde o4 corresponde aos fatores de ajuste.

O carregamento distribuido s6 pode ser aplicado nas partes desfavoraveis da

superficie de influéncia, longitudinalmente e transversalmente.

O Load Model 1 deve ser aplicado em cada faixa ficticia e areas remanescentes

de acordo com Tabela 2.3.

Tabela 2.3. Load Model 1: valores caracteristicos (Fonte: BS EN 1991-2: 2003)

Sistema Tandem TS Sistema UDL
Posicao
Cargas por eixo Qi (kN) | qix (ou qix) (KN/m?)

Pista nimero 1 300 9
Pista niimero 2 200 2,5
Pista nimero 3 100 2,5
Outras pistas 0 2,5
Area remanescente (qy) 0 2,5

A Figura 2.3 mostra a aplica¢do do carregamento Load Model 1.
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Onde: (1) Pista Nr. 1: Q=300 kN; qi= 9 kN/m?;
(2) Pista Nr. 2: Qo =200 kN; qox = 2,5 kN/m?;
(3) Pista Nr. 3: Q3= 100 kN; g3k = 2,5 kN/m?;
*Para w; = 3,00 m.
Figura 2.3. Aplicacio do Load Model 1 (Fonte: BS EN 1991-2: 2003)

Para verificagdes locais o Sistema Tandem deve ser considerado na posi¢ao
mais desfavoravel. Quando dois Sistemas Tandem forem posicionados em faixas ficticias

adjacentes devem ser locados o mais proximo possivel, porém mantendo uma distancia

minima de 0,50 m. A Figura 2.4 ilustra a disposi¢cdo do modelo.
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Figura 2.4. Aplicacao dos Sistemas Tandem para verificacées locais (Fonte: BS EN 1991-2:
2003)

» Load Model 2 (LM2): consiste em um eixo com peso de Bq Qak, com Qu = 400
kN, deve ser aplicado em qualquer local da via. No entanto, quando relevante,

apenas uma roda de 200 B4 (kN) pode ser considerado. A Figura 2.5 ilustra o
Load Model 2.

1
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O

X Bandee lungiivadingl axis direclion
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Figura 2.5. Load Model 2 (Fonte: BS EN 1991-2: 2003)

» Load Model 3 (LM3): Quando relevante modelos especiais de veiculos devem

ser definidos e considerados.

Vanessa dos Santos Lima (2011)



Capitulo 2 — Revisao Bibliografica 17

» Load Model 4 (LM4): consiste no carregamento correspondente a multidao,
uniformemente distribuido com valor de 5 kN/ m? (ja incluindo amplificagao
dindmica). Este tipo de carregamento s6 pode ser associado com situagdes

transitorias de projeto.

Para combinagdes ultimas a norma européia estabelece coeficiente de

majoracao yr=1,5.

A resolucdo do CONTRAN (Conselho Nacional de Transito) mostra inimeras
possibilidades de variagdo das combinagdes de veiculos de carga (CVC’s), algumas delas sdo

mostradas na Figura 2.6.
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Figura 2.6. Combinagdes de veiculos de carga (Fonte: CONTRAN)
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Apesar de as cargas nos eixos serem menores que as do veiculo normativo o
estudo das CVC’s nas pontes rodovidrias ¢ de extrema importancia, pois visa a verificagdao da

estrutura principal.

Estas CVC’s usuais, mesmo sendo permitidas por lei, podem ser criticas, pois
além de possuirem peso bruto total superior ao veiculo normativo, é possivel circular mais de
uma CVC sobre o tabuleiro da ponte, o que ndo ocorre com o trem tipo, sendo que passa

apenas um por vez na ponte.

LUCHI (2006) avaliou em seu trabalho a adequagdo do trem tipo da classe 45
da norma brasileira NBR 7188 considerando o trafego de veiculos reais com base em dados
obtidos da concessionaria CENTROVIAS SISTEMAS RODOVIARIOS S. A., no interior de
Sdo Paulo. A comparacdo realizada entre o trem tipo da norma brasileira e da européia quanto
ao Estado Limite Ultimo forneceu resultados semelhantes, ja4 a comparacio realizada entre o
trem tipo da norma brasileira e o da americana forneceu resultados diferentes, sendo os

esforcos da norma brasileira maiores que o da AASHTO.

Os resultados obtidos por LUCHI (2006) a partir das analises de rodovias em
pista dupla com 200 congestionamentos por ano e probabilidade de caminhdes na segunda
faixa reduzida em 80% mostraram que o trem tipo normativo brasileiro ¢ adequado as cargas
ocorridas no periodo estudado. O autor também conclui que o estudo da forca cortante ¢
importante nas verificagdes de cargas moveis, pois algumas vezes as relacdes obtidas entre
esfor¢o caracteristico e esfor¢o maximo devido ao trem tipo 45 foram maiores para o esforco

cortante na se¢ao do apoio que para momento fletor no meio do vao.

LUCHI (2006) realizou também um estudo comparativo para momento fletor
no meio do vao para pontes bi-apoiadas e se¢des celulares, onde os valores encontrados para
as relagdes de esforgos caracteristicos e esforcos maximos devido ao trem tipo 45 para pontes
bi-apoiadas sdo sempre menores que nas segdes celulares. Os veiculos foram considerados em
sua posicao de trafego normal, ou seja, de forma centrada nas faixas. Porém, em projeto
sempre se considera a posi¢do mais desfavoravel das cargas. Assim, o aparente excesso de
seguranca decorre principalmente do zelo no posicionamento transversal das cargas do
veiculo, correto do ponto de vista tedrico, mas ndo devendo ser considerado nas condig¢des

normais de trafego. E importante observar que isso ndo ocorre nas pontes celulares.

FERREIRA (2006) verifica o desempenho das obras de arte sob jurisdi¢do do
DER-SP através de um indice de confiabilidade.
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O projeto e a construcao de qualquer estrutura envolvem inimeras incertezas,
tais como incerteza fisica (carregamentos, materiais, dimensdes), incerteza estatistica
(distribui¢ao de probabilidade e parametros) e incerteza do modelo (simplificagdes, condigcdes
de contorno desconhecidas e variaveis desconsideradas), enumeradas por THOFT —

CHRISTENSEN e BAKER (apud FERREIRA, 2006).

O autor traz uma definicdo de confiabilidade dada por NOWAK E COLLINS
como sendo a habilidade em atender requisitos de projeto durante a vida util da estrutura ou a

probabilidade que a estrutura ndo iré falhar em desempenhar suas fungdes.

A teoria da confiabilidade considera trés estados limites: ELU (Estado limite
Ultimo), ELS (Estado Limite de Servi¢o) e ELF (Estado Limite de Fadiga). Os estados limites

sdo representados por uma fun¢do, dada a seguir:
Z = R — S (fun¢do de estado limite)
Onde: Z — margem de seguranca;
R — capacidade ou resisténcia;
S — solicitacdo, demanda ou efeito total do carregamento.

Quando Z = 0 tem-se a fronteira entre o comportamento desejavel e

indesejavel, quando Z > 0 a estrutura esta segura, quando Z < 0 ndo ha seguranca.

A Figura 2.7 ilustra as duas medidas de seguranca. A probabilidade de falha ¢é
dada pela area hachurada. O indice de confiabilidade B fornece o nimero de desvios — padrao
que a média da margem de seguranca estd distante do estado limite. Assim pode-se aumentar
a seguranca da estrutura utilizando-se altos coeficientes de seguranca ou reduzindo as

incertezas.

Moz

Z: margem de

SEELITANGA R: resisténcia

J’lﬂmlt_liflidudu 3o sulicilagdu
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Figura 2.7. Probabilidade de falha e margem de seguranca (Fonte: FERREIRA, 2006)
Assim FERREIRA (2006) teve como objetivo neste trabalho propor limites

para o peso de caminhdes em pontes de concreto armado ou protendido, classes 36 e 45,
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usando a teoria da confiabilidade. Para atingir o objetivo proposto o autor analisou parametros

estatisticos da resisténcia a compressao do concreto para varias classes de fix, com base em

resultados de ensaios de corpos de prova cilindricos; determinou pardmetros estatisticos da

resisténcia a flexdo de segdes transversais mais solicitadas por momento fletor positivo e

negativo. Desenvolveu um modelo de carregamento moével a partir de pesagens de veiculos de

carga em rodovias concedidas a iniciativa privada, de modo a prever a maxima solicitagao a

que as pontes estdo sujeitas ao longo de sua vida util. Comparou ainda o modelo proposto e o

carregamento normativo brasileiro, de modo a verificar como os critérios atuais de projeto

refletem as condigdes reais de trafego e quantificou a seguranga em segdes transversais

submetidas a representacao do trafego real por intermédio do indice de confiabilidade .

YV V. V V V

Algumas hipoteses foram adotadas:

Considerou-se o momento fletor na superestrutura das pontes classes 36 ¢ 45;
As pontes foram admitidas retas, ndo esconsas € com apoios nivelados;
Verificou-se a carga permanente e o efeito vertical da carga movel;

O estudo ndo abrangeu a questdo da fadiga em pontes de concreto;

As equagdes comprimento-peso limite ndo contemplaram balangos inferiores a
5 m;

Os maximos pesos brutos permitidos pelas ECPL’s foram reduzidos em 5%,
prevendo tolerancia permitida pela legislacdo brasileira;

Admitiu-se que as pontes tenham sido adequadamente dimensionadas e
executadas, além de ndo apresentar patologias que comprometessem sua
capacidade portante;

Devido a questdes relacionadas ao desgaste dos pavimentos, os limites de

pesos por eixo estabelecidos pelo CONTRAN devem ser sempre obedecidos.

A comparagdo entre o carregamento normativo e o trafego real indica que nao

ha grande uniformidade em relagdo ao tipo de ponte, vao e se¢do transversal. Estruturas

projetadas de acordo com os mesmos critérios possuem indices de confiabilidade variaveis.

As equagdes a seguir foram propostas para regular o trafego de veiculos de

carga (ECPL’s), considerando-se o Estado Limite Ultimo:

Classe 36: W34 = 23,9 X B + 195,1

Classe 45: W,5 = 26,2 X B + 233,9
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Onde: W — maximo peso bruto em kN para qualquer grupo de eixos
consecutivos;
B — Comprimento do grupo de eixos (m).

Assim concluiu-se que as equagdes propostas para as estruturas protendidas
resultam em baixos pesos brutos para as pontes classe 45, indicando que os atuais coeficientes
de ponderacdo das agdes em servico reduzem a seguranga quanto ao Estado Limite de

Formacgao de Fissuras em relacdo a periodos anteriores.

2.2 DESCRICAO DE OBRAS E CARACTERISTICAS

Existe nos Estados Unidos um instituto de pontes segmentadas, denominado
The American Segmental Bridge Institute — ASBI. Este instituto foi criado em 1989, ¢ uma
organizagdo sem fins lucrativos que tem o intuito de fornecer um férum onde proprietarios,
projetistas, construtores e fornecedores podem encontrar mais informacdes refinadas de
projeto, construcdo e procedimentos de gestdo da construg¢do, e envolver novas técnicas que
avancem a qualidade e o uso do concreto em pontes em balangos progressivos. O Instituto tem
dois dias de seminario que ocorre anualmente, a cada primavera, cujo tema ¢ “Projeto e
Construcao de Pontes Segmentadas”. Normalmente estes seminarios sao patrocinados pelo
Departamento de Estado de Transportes. Em 2001, ASBI iniciou um programa de certificacdo
para supervisores e inspetores de operagcdes que fornece o treinamento necessario para

entender e implementar com sucesso as especificacdes de estruturas com pos tragao.

No SETRA (2007) apresentam-se algumas vantagens e desvantagens do
método construtivo de pontes em balangos progressivos. Como vantagem cita-se a execucao
da superestrutura da ponte sem praticamente nenhum contato com o terreno, possibilitando a
construcdo dessa ponte atravessando rios, vales, estradas, dentre outros obsticulos. Esse
método pode ser utilizado para estruturas com diferentes geometrias, sendo possivel projetar a
ponte com alturas de aduelas constantes ao longo de todo o vao ou variaveis, podendo ser
parabolicas, cubicas ou mesmo lineares. Também ha possibilidade de fazer qualquer tipo de
alinhamento horizontal ou vertical sem dificuldade. O adequado ¢ utilizar aduelas com
comprimento de 3 a 4 m, pois ¢ mais econdmico quanto a utilizacdo das formas e no caso de
aduelas pré-fabricadas limita-se o peso proprio das mesmas, nao havendo necessidade de

equipamentos especiais para igamento, reduzindo o custo.
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Por outro lado existem algumas desvantagens. Para vaos idénticos as pontes
construidas com este método sdo mais pesadas que as estruturas compostas, tornando a ponte
em balango progressivo menos atrativa. Outra desvantagem estd no grande niimero de tarefas
realizadas fora do local final da obra, porém quando as aduelas sdo pré-fabricadas o nimero
de tarefas ¢ reduzido comparativamente a aduelas moldadas in-loco. Quando a estrutura esta
sobre estradas em trafego, a frequéncia destas tarefas pode comprometer a seguranca dos
viajantes e trabalhadores do local. Estas rotas devem ser fechadas de modo a minimizar a
ocorréncia de problemas. Outra desvantagem estd na estética; pontes construidas em balangos
progressivos sdo compostas de varias fases de execu¢do, com diversos segmentos (aduelas),

isto causa maior diferenga de cor no concreto na estrutura final que em pontes convencionais.

ISHII (2006) estuda em sua dissertagdo pontes extradorsos e a compara com
pontes em vigas retas de concreto protendido e pontes estaiadas, assim define a ponte
extradorso como uma ponte intermediaria. A Figura 2.8 ilustra os trés tipos de pontes

mencionadas.

PONTE EM VIGA RETA DE PONTE EXTRADORSO PONTE ESTAIADA
CONCRETO PROTENDIDO

BT e

L

Figura 2.8. Sistemas Estruturais (Fonte: ISHII - 2006)

A concepcdo estrutural de pontes extradorsos foi proposta por Jacques
Mathivat, no ano de 1988. O principio deste método consiste em uma protensdo externa sobre
os apoios internos com grande excentricidade, pois devido a inclinagdo dos cabos tem-se as

componentes horizontais das for¢as de protensdo muito maiores que as componentes verticais.

De acordo com ISHII (2006), as pontes extradorso geralmente possuem seus
cabos arranjados em leque ou em harpa. Quando seu arranjo ¢ em leque seus cabos sdo
ancorados ao longo do tabuleiro e fixos na parte superior da torre, este ¢ o tipo mais utilizado,
pois maximiza a excentricidade de protensdo. J4 com arranjo em harpa os cabos possuem
paralelismo. A Figura 2.9 mostra uma ponte extradorso com arranjo dos cabos em leque ¢ a
Figura 2.10 mostra uma ponte extradorso com arranjo dos cabos em harpa, ambas construidas

no Japao.
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Figura 2.9. Odawara Blue Way Bridge (Fonte: Figura 2.10. Shikari Ohashi Bridge (Fonte:
ISHII - 2006) ISHII - 2006)

ISHII (2006) mostra os critérios de projeto mais relevantes, como altura das
torres, altura da secdo transversal do tabuleiro, distribuicdo de vaos, cabo extradorso e
vinculagdo entre tabuleiro e pilares. A altura das torres é inversamente proporcional ao
momento fletor e a quantidade de ago nos cabos, assim quanto maior a altura da torre mais
vantajosa se torna a ponte. O recomendado ¢ que a altura tenha 0,10 do vao principal, desta
forma as variagdes de tensdo ndo ultrapassam 80 MPa. A secdo transversal mais utilizada ¢ a
secdo celular, j4 que a maior parte das pontes é feita com balangos sucessivos, assim sua
altura ¢ variavel, reduzindo o peso proprio da estrutura ¢ mantendo altura elevada na regido
dos apoios, onde existem maiores valores de momentos. A distribui¢do de vaos nem sempre €
definida pelo engenheiro projetista, mas sim por questdes topograficas, geologicas e outros,
portanto as indicagdes encontradas neste trabalho referem-se a vao lateral, pois quanto menor
este valor menor serdo os momentos fletores no tabuleiro e a flecha no vao central. Para a
determinagdo do cabo extradorso deve-se levar em conta sua geometria, tensdo limite e a
fadiga. A vinculagdo mais indicada entre o tabuleiro e pilares ¢ a solu¢do engastada, pois seu

comportamento estrutural sob carga acidental ¢ mais satisfatorio.

ISHII (2006) conclui que as pontes extradorso sdao economicamente
competitivas com as pontes em viga reta de concreto protendido na faixa de vaos entre 100 e

200 metros.

LUCHI (2001) apresenta diretrizes sobre pontes celulares curvas. O mesmo
escolhe como foco as vigas com secao celular pelo fato deste tipo de se¢do apresentar uma

boa distribui¢do transversal de cargas excéntricas, grande rigidez e principalmente alta
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resisténcia a tor¢ao. A mesa superior € a mesa inferior de compressao também proporcionam

alta resisténcia a momentos fletores positivos e negativos.
O trabalho desenvolvido nesta dissertagao trata das pontes retas.

VASCONCELOS (2009) descreve em seu artigo a histéria da ponte Costa e
Silva. Oscar Nienmeyer elaborou o projeto arquitetonico desta ponte, localizada em Brasilia,
sobre o Lago Paranod, ligando a Avenida das Nacgdes ao Setor Habitacional Individual Sul
SHIS. Nenhum bloco de fundagao deveria ser visto e o perfil da ponte apenas tocava a agua.

Eram 200 m a ser vencido. A obra teve inicio em 1970 e o projeto foi desenvolvido pela

SOBRENCO para um vao recorde de 220 m.

Durante a obra ocorreram fortes ventanias que causaram um verdadeiro
maremoto no lago que emaranhou todos os cabos de protensdo pendentes e apoiados num
flutuador (Figura 2.11). Com as ondas produzidas pelo vento, os cabos, envolvidos em

bainhas, foram jogados na agua e se enrolaram. A paralisa¢cdo das obras foi longa.

Figura 2.11. Aspecto dos cabos pendentes e mergulhados no lago depois da forte ventania de
julho de 1970 (Fonte: VASCONCELOS, 2009)

Segundo VASCONCELOS (2009) em seu artigo, o aluguel dos macacos de
protensao poderia ocasionar uma tragédia, pois o objetivo de economizar no aluguel de
macacos levou a consequéncias graves na execucdo da ponte. A firma vencedora da
concorréncia sabia que a obra exigia emprego de cabos de grande poténcia, com tais cabos
seriam reduzidos o niimero de cabos, gastos com bainhas metalicas, nimero de ancoragens e
operagdes de protensdo, reduzindo, portanto, o custo total da obra. Porém, naquela época,
eram raros cabos de 120 tf, os cabos de 40 tf eram mais comuns. A empreiteira entrou em
contato com a empresa STUP (empresa ligada a aplicacdo do sistema Freyssinet de protensio)
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para verificar a possibilidade de trocar os equipamentos para cabos de 120 tf por
equipamentos para cabos de 40 tf em quantidade equivalente. A proposta nao foi aceita pela
STUP. Assim a SOBRENCO preferiu projetar a protensdo de maneira a aplicar os
equipamentos que possuia, resultando em 760 cabos de 12 fios de 7 mm quando poderiam ter

usado apenas 253 cabos de 12 cordoalhas de 12,7 mm.

Os 760 cabos foram distribuidos em varias camadas, um ao lado do outro,
ocupando a largura total do tabuleiro. Os espacos reservados para a entrada do concreto foram
os minimos exigidos pelas normas. A dificuldade de concretagem foi grande e os vibradores
precisaram ser demoradamente enfiados entre os cabos, gerando um excesso no tempo de
vibragdao. Assim, muitas bainhas foram perfuradas e¢ a nata de cimento deve ter penetrado em
diversos pontos. Diversos cabos ndo puderam ser adequadamente alongados e a protensdao nao
atingiu os resultados esperados. A cada aduela acrescentada o efeito da protensao era cada vez

menor que o valor desejado. No final as perdas de protensdo eram superiores a 50%.

VASCONCELOS analisou os possiveis pontos de imobilizacdo dos cabos e
qual seria a protensdo efetiva. Em 28 de fevereiro de 1972 apresentou seu relatorio afirmando

que a obra poderia ser retomada sem modifica¢do do projeto.

O escritorio do Prof. Figueiredo Ferraz também foi consultado, apresentou uma
proposta para reprojetar a ponte. Assim, surgiu a ponte batizada de “Ponte Costa e Silva”. A

Figura 2.12 mostra uma foto da obra concluida.

Figura 2.12. Vista lateral de 1991 da ponte terminada (Fonte: VASCONCELOS, 2009)

VASCONCELOS (2009) também relata em seu artigo a construcdo inicial,

ponte executada e o recorde da mesma. A ponte projetada possuia uma articulagdo no meio do
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vao com a fun¢do de permitir a movimentagao longitudinal do tabuleiro. A folga entre as duas
partes da articulagdo era tal que ndo existia possibilidade alguma de transferéncia de
momentos fletores através da secdo central. Forcas cortantes na se¢do central, causadas por
cargas concentradas passando de um lado para outro da articulagdo, deveriam ser resistidas

pela parte metalica.

Com o intuito de reduzir o peso nas fundagdes o trecho central de 58 m foi
substituido por uma viga metélica simplesmente apoiada nas extremidades dos consolos. As
armaduras pendentes foram cortadas e abandonadas. Os 728 cabos de 40 tf foram substituidos
por 99 cabos com cordoalhas de 12,7 mm com poténcias de 110, 220 e 300 tf. O aspecto final

da obra nao sofreu alteragoes.

REZENDE (2007) traz uma explanagdo sobre o processo de balancos
sucessivos em aduelas pré-fabricadas de concreto na constru¢do de pontes e viadutos,

apresentando um estudo de caso.

Segundo o autor, este tipo de ponte ¢ indicado para grandes vaos, onde o
processo de execucdo se da por concretagem de aduelas que, normalmente, variam de 2 a 5
metros de comprimento. O avanco ¢ feito simultaneamente em sentidos contrarios, garantindo
o equilibrio da superestrutura sobre o pilar até que as extremidades dos balangos sejam
apoiadas ou continuadas ligando-se a outra extremidade do balanco. Geralmente as aduelas
sdo protendidas aos pares, de modo que os cabos de uma aduela sejam protendidos entre esta
e a outra simetricamente oposta. A Figura 2.13 ilustra o esquema de execugdo da

superestrutura em balangos progressivos.
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Figura 2.13. Esquema estrutural do sistema em balancos sucessivos (Fonte: REZENDE, 2007)

A fim de manter o equilibrio da ponte durante a fase de constru¢do pode-se
considerar a superestrutura engastada no pilar ou rotulada sendo que, neste ultimo caso,
devem-se prever dispositivos provisérios ancorados nas fundagdes para compensar o peso dos

balangos.

Segundo LEONHARDT (1979), as contraflechas nos sistemas de balangos
progressivos devem ser executadas cuidadosamente, compensando efeitos de deformagdes
devido as cargas e a deformacdo lenta do concreto, garantindo o tracado longitudinal do

projeto.

Os pilares destes tipos de pontes sdo geralmente engastados, assim devem
possuir grande rigidez, com capacidade de suportar os esfor¢os tanto na fase de construcao
quanto depois de concluida a obra. Os pilares que melhor apresentam estas caracteristicas sao

constituidos por duas laminas ou paredes paralelas e transversais ao eixo longitudinal.

Em seguida ¢ realizada a concretagem do topo do pilar, por onde passardo
todos os cabos de protensdo das aduelas. Entdo ¢ feita a montagem do equipamento de
langamento das aduelas. Na fase posterior as aduelas sdo concretadas, quando sdo in-loco ou
montadas quando pré-fabricadas. Depois tem-se a concretagem da junta do fechamento

central e/ou do fechamento lateral. Os cabos positivos sdo enfim protendidos.

Quando as aduelas s3o concretadas in-loco sdo necessarios equipamentos
especiais para escoramento montados sobre o topo dos pilares, deslocando-se a medida que as

aduelas sdao concretadas e protendidas. Neste caso o concreto utilizado deve possuir
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resisténcias maiores, devido a protensdo ser dada com pouca idade. A Figura 2.14 mostra o

ciclo de execugao das aduelas concretadas in-loco.

10 DIA1

CURA / DESF.
LATERAL

CURA / CABOS
8 A PROTENSAD 3

DESF. FUNDO /
AVANGO EQUIP.

AVANCO EQUIP.

6 5

Figura 2.14. Ciclo de execucio de aduelas concretadas in-loco (Fonte: REZENDE, 2007)

Quando as aduelas sdo pré-fabricadas tem-se a vantagem da redugdo do tempo
de execugdo da obra, pois a concretagem das aduelas pode ser feita concomitantemente com
fundacdes e pilares. Porém na maior parte dos casos, para proporcionar a otimizacao, utiliza-
se se¢do constante, sendo assim ndo ¢ possivel atingir grandes vaos. Na utilizacdo destas
aduelas também se torna inviavel a colocagdo de aco doce na regido das juntas, que possuem

o intuito de melhorar a fissuragdo e tornar as juntas menos perceptiveis.

REZENDE (2007) apresenta um estudo de caso de um viaduto com 175 metros
de comprimento em aduelas de concreto pré-moldado, cuja obra, inserida num trecho de
melhoria de uma rodovia federal, foi contratada pelo DNIT (Departamento Nacional de
Infraestrutura de transportes). A Figura 2.15 mostra um esquema do trecho onde a ponte foi

realizada e algumas fotos da execucao.
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Figura 2.15. Esquema geral e fases de execucio (Fonte: REZENDE, 2007)

O projeto da ponte foi alterado durante a execugdo. O tempo foi um fator
determinante para tal mudanca, a superestrutura deveria estar concluida em 120 dias corridos,

assim as aduelas passaram a ser pré-fabricadas.

As concretagens das aduelas pré-moldadas foram feitas pelo sistema “long
line”, ou seja, foi feito um bergo de concretagem, reproduzindo todo o trecho. De modo a
garantir o encaixe perfeito, as concretagens das aduelas foram alternadas entre pares e
impares. Na face de contato das vigas e lajes entre aduelas foram construidas saliéncias do

tipo macho e fémea garantindo o encaixe entre as mesmas no momento da montagem.

Como nestas aduelas ndo existe aco doce, foi necessario realizar uma protensao
provisoéria, ancorando-a na aduela anterior até que os cabos de protensdo definitivos sejam
estendidos até a aduela simetricamente oposta. As 4reas de contato entre as aduelas foram

vedadas por uma camada de adesivo epdxi, além da propria protensao.

Inicialmente o projeto deste viaduto foi proposto em vigas pré-fabricadas, mas
nao foi viabilizada devido a interferéncia com as redes elétricas durante a montagem. Assim

os fatores descritos a seguir levaram a adoc¢ao da solucdo de balangos sucessivos:

» Prazo de execugdo para a superestrutura: 120 dias corridos;
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» Transposicdo da linha férrea sem que houvesse interferéncia com os limites de
operacao do trafego;

» Espaco reduzido para canteiro de obras;

» Dependéncia de realocacdo de redes elétricas de alta tensao;

» Nao aumento dos custos previstos do projeto inicial.

Segundo REZENDE (2007), o estudo de caso mostra como o estudo e
implementag¢do de solugdes alternativas podem melhorar os resultados. Os itens a seguir

mostram alguns destes resultados:

» Rapidez na execuc¢do devido a possibilidade de fabricacdo de aduelas

simultaneamente com a construcao das fundagdes e dos pilares;

» Produtividade e seguranga, ja que se reduz a quantidade de atividades em

altura;
» Racionalizacdo dos canteiros;
» Flexibilidade do cronograma executivo;

» Reducdo de custos considerando todas as etapas e interferéncias envolvidas na

construcao;

» Qualidade do projeto.

Assim o autor conclui que o método de balangos sucessivos atendeu de forma

satisfatoria todos os fatores envolvidos no estudo de caso.
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3 DISCUSSAO SOBRE A GEOMETRIA DA SECAO E PROCESSOS
DE EXECUCAO DAS ADUELAS

Quando os vaos principais da estrutura t€m no maximo de 65 a 70 metros
pode-se utilizar altura constante ao longo da ponte, neste caso geralmente sdo mais
econdmicas, pois simplificam o processo de formas e viagens de unidades de pré-fabricagao
no caso de aduelas pré-moldadas. Segundo SETRA (2007), nestas situagdes a altura das
aduelas varia entre 1/20 e 1/25 do vao. No entanto devem possuir no minimo 2,20 metros para

garantir movimentos satisfatorios no interior da aduela.

Como na determinacao da armadura longitudinal a determinacao da altura nas
diversas sec¢Oes deve ser feita para duas situagdes. A primeira deve determinar valor minimo a
se adotar para a altura de uma aduela e a segunda decorre do principio que as aduelas tém
altura variavel e neste caso qual seria a melhor forma de variagdo de altura (linear, parabolica

etc).

Em relacdo a altura minima hd em principio duas condi¢des que podem ser
determinantes o Estado Limite de Servigo (ELS) para a durabilidade e o Estado Limite Ultimo

(ELU) (no tempo infinito) para a flexao.

Estes dois Estados Limites sdao definidos pela NBR 6118: 2007. O Estado
Limite Ultimo ¢ definido como o estado limite relacionado ao colapso ou a qualquer forma de
ruina, que determina a paralisacdo do uso da estrutura, neste estado, as resisténcias do
concreto e aco sao minoradas e as cargas ultimas sdo majoradas. O Estado Limite de Servigo
¢ definido como o estado limite relacionado a durabilidade das estruturas, aparéncia, conforto
do usudrio e boa utilizagdo funcional das estruturas, sejam em relacdo aos usuarios, as

maquinas ou aos equipamentos utilizados. Dentre os estados limites de servigo tem-se:

»  Estado Limite de Formagao de Fissuras (ELS-F) — estado de inicio a formagao
de fissuras;

»  Estado Limite de Abertura de Fissuras (ELS-W) — estado em que as fissuras
apresentam aberturas iguais aos valores maximos especificados no item 13.4.2 da

NBR 6118: 2007;
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»  Estado Limite de Deformag¢des Excessivas (ELS-DEF) — estado em que as
deformacodes atingem os limites estabelecidos para a utilizacao normal dados em 13.3
da NBR 6118: 2007;

»  Estado Limite de Descompressdo (ELS-D) — estado no qual em um ou mais
pontos da se¢do transversal a tensdo normal € nula, ndo havendo tragdo no restante da
se¢do. Verificacao usual no caso do concreto protendido;

»  Estado Limite de Descompressao Parcial (ELS-DP) — estado no qual garante-se
a compressdo na se¢do transversal, na regido onde existem armaduras ativas;

»  Estado Limite de Compressao Excessiva (ELS-CE) — estado em que as tensdes
de compressdao atingem o limite convencional estabelecido. Usual no caso de
concreto protendido na ocasido da aplicacdo da protensao;

»  Estado Limite de Vibragdes Excessivas (ELS-VE) — estado em que as

vibragdes atingem os limites utilizados para a utilizagdo normal de construcao;

E casos especiais.

3.1 ESPECIFICACAO DO ESQUEMA ESTRUTURAL

O primeiro passo para o calculo ¢ a especificacdo do esquema estrutural, onde

se caracteriza a estrutura, geometria € componentes.

Geralmente nas pontes em balancos progressivos a estrutura € isostatica
durante sua fase construtiva e hiperestatica apds o fechamento da estrutura, fase em que

ocorre a aplicagdo do carregamento permanente (g,) ¢ das cargas acidentais (q).

3.2 DETERMINACAO DA ALTURA PARA A CONDICAO DE
DURABILIDADE

GUYON apud CARVALHO (1987) apresenta um modelo de célculo para
determinar a geometria mais adequada da se¢do, baseado no método das tensdes admissiveis.
Esta determinacdo leva em consideracdo a se¢do do engaste do balanco com bordo inferior

curvo.
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12 12 ,

, hl

Figura 3.1. Determinacio de h,

Supondo o balango da Figura 3.1, onde P ¢ a resultante da carga permanente
(g) e acidental (q) uniformemente distribuida, a 1/2 do engaste e N a resultante do esforco de
protensdo, pode-se obter a altura minima necessaria na se¢do do engaste do balanco igualando
os momentos de protensdo e os de carga de peso proprio mais acidental. Assim chega-se a

equagao (3.1).

2
Nxhy =20 N = —(g;’ijl 3.1)

Considerando A; o valor da area da mesa inferior e G, a tensdo de compressao

de concreto limite do concreto, tem-se:

2
- Ay = T (3 9)

A; =
2Xhq X0g

S =

Sendo A, a érea total da se¢do, 1/u a relagdo Ai/ A. e sabendo que g =y (peso
especifico do concreto) x A., tem-se:

2

%XAC= X (q+yxA4.)((3.3)

2XT:Xhq

Isolando o termo A. tem-se:

gx1? 1
A, = X 4
¢ 2x@.xhy (1- yx2xp ) (3-4)
2X0cxhq

Denominando A, como a area util necessaria para resistir a carga acidental,
pode-se desconsiderar a segunda parcela da equacdo acima, pois o peso proprio da estrutura

ndo ¢ considerado carga acidental, mas sim permanente, portanto ¢ possivel reduzir para:
_uxqxi?
A, =——3.9)

2XT XAy

Substituindo a equagdo (3.5) em (3.4) obtém-se a equagdo a seguir:
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Ay
(1- yx1Zxu
2X0cXhy

A, = (3.6)

Considerando o bordo inferior definido por uma parabola do 2° grau, com

altura nula na extremidade livre do balanco, o raio de curvatura ¢ dado por:

12

- 2xhq

p (3.7)

Analisando as equacdes acima pode-se perceber que quando h; diminui, a area

T
de concreto aumenta. Quando p = yxcu

sera necessaria uma area A. infinita, chamar-se-a

entdo este valor de peir. Assim a area de concreto necessaria pode ser obtida da seguinte

forma:

A
A, =—%—(38
c (l—ﬁ)( )

A partir da equacdo (3.8) nota-se que quando p for igual a pir a se¢do serd
capaz de apenas resistir ao peso proprio e, quando p for menor que peit @ se¢do nao podera

nem mesmo resistir ao peso proprio.

Nas dedugdes das expressdes apresentadas foram feitas algumas simplificagdes

destacando-se:

» As almas ndao podem ser desprezadas na contribuicdo da zona de
compressao do concreto;

» O brago de alavanca entre a forga de compressdo no concreto e o esfor¢o de
protensdo ndo ¢ igual a altura da se¢@o, mas apenas de uma parcela;

» A relagdo 1/u é variavel, dependendo da largura da laje inferior e da
espessura da mesma;

» A resultante do peso proprio e da carga acidental ndo passa a /2 do balango
e depende do tipo de curva escolhida para o bordo inferior;

» A variagdo da espessura da laje inferior influi na posi¢ao da resultante e na
relacdo 1/p;

» A analise realizada s6 leva em consideragdo a flexdo, devendo ser

necessario verificar posteriormente o efeito do cisalhamento.

De modo a considerar a influéncia dessas simplificagdes a expressao de

obtencdo da area de concreto pode ser escrita da seguinte forma:
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_ Axgx1%xu
AC - Xyx12xux& (39)
2X0cxhq )

2X0cxhyX({—

Onde: A — coeficiente de corre¢do do ponto de aplicagdo da resultante da carga

acidental;
& — coeficiente de corre¢ao do ponto de aplicagdo da carga acidental;
k — coeficiente de corre¢do do valor da resultante de peso proprio;
{ — coeficiente que, multiplicado pela altura, fornece o valor do braco de
alavanca.

3.3 DETERMINACAO DA ALTURA PARA A CONDICAO DE
ESTADO LIMITE ULTIMO NA FLEXAO

Outro método de encontrar um valor para a altura da se¢do ¢ de acordo com o Estado
Limite Ultimo (ELU) descrito na NBR 6118: 2007. CARVALHO (2009) mostra como se
obter uma altura minima em se¢des de concreto protendido. A Figura 3.2 mostra os dominios
de deformagdes especificas no Estado Limite Ultimo em uma segdo transversal de concreto

armado de acordo com a NBR 6118: 2007.

==-00

x—01(xy)

X

5=0,259-d (x))

A A i ‘XJ)

P

v

Figura 3.2. Dominios de Deformacio no Estado Limite Ultimo em uma secio transversal (Fonte:

NBR 6118/ 2003)

Considerando uma secdo transversal em concreto armado com as dimensdes by,

e d, o tipo de ago fyq € €yq € a resisténcia do concreto (fu), verifica-se qual o maior momento

que a se¢do pode resistir.
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Para isso deriva-se a expressao (3.10) abaixo em relacdo a altura da linha

neutra (x) e igualando-a a zero, obtendo-se assim o ponto extremo da fungao:

M, =(0.68x xxd —0,272x x*)xb, x f,, (3.10)

%z(OﬁSxd —0,54 x X)><bW xfy=0 = x=125xd(3.11)

O resultado x = 1,25 d (linha neutra fora da se¢do) ndo ¢ solugdo, pois para
haver flexao simples € necessaria que as normais de compressao (concreto) e tracio (ago) se
anulem (equilibrio); para que isso ocorra ¢ necessario que a secao trabalhe nos dominios 2, 3
e 4, onde a linha neutra corta a secao (0 < x < d). Portanto o valor maximo admissivel deve
estar em um dos limites (extremos) de seu campo de validade: x =0 (inicio dominio 2) ou

x = d (final dominio 4):
1% limite: x=0= My=0 (3.12) = ponto de minimo da fung¢io;
2° limite: x=d =

M, =(0.68xd*—0,272xd?)xh, x f, = 0,408 xd” xb, x f, (3.13)

Para que o momento resistente seja maximo a se¢do deve trabalhar no dominio

4 (x = d), nesse ponto g = 0 e, portanto, f; = 0, assim:

2
o Mg _0408-d% by, -fuy

S =0 (3.14) = impossivel.
z-f z-0

S
Portanto para conseguir o maximo momento deve-se utilizar algum ponto do
dominio 4, porém o ago ndo serad solicitado com toda a sua resisténcia (g < &yq; fs < fyq),

gerando um consumo excessivo de aco e perigo de ruptura abrupta.

O correto ¢ utilizar o limite entre os dominios 3 ¢ 4 como o que conduz ao
maior momento resistente da se¢cdo, com melhor aproveitamento dos materiais, tanto do ago

quanto do concreto.

Considerando agora uma secdo transversal em concreto protendido e

aproveitando o raciocinio anterior obtém-se:

A _ M, _0408-d°-b,-f

- @ _f (3.15)
P Z-fp z-f,

Neste caso existe f,, pois apesar de &=0, o valor de g, ( e, portanto f, = (.
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Assim conclui-se que para um determinado momento, a altura minima exigida

em uma se¢ao protendida ¢ menor que a exigida para uma similar em concreto armado.

Seguindo o raciocinio apresentado ¢ possivel obter uma altura minima para a

secdo em concreto protendido considerando para isto o Estado Limite Ultimo.

Das demonstragdes realizadas percebe-se que para um dado momento a menor altura ¢é

obtida com a maior linha neutra possivel, que neste caso ¢ x = d. Portanto tem-se:
KX = g =1(3.16)
Substituindo-se (3.16) na equagdo de equilibrio (3.17) a seguir obtém-se KMD.

0,272x KX? —0,68x KX + KMD=0 (3.17)

0,272x1> —0,68x1+ KMD= 0 = KMD = 0,408 (3.18)

Como:
—_Ma _
KMD = 24— = 0,408 (3.19)
P4 _ 0,408 = d = 1,566 X |—2(3.20)
bxd2Xfq bxfca

A norma NBR 6118/ 2007 estabelece limites para a linha neutra de acordo com o fek
do concreto. Esta limitagdo tem por intuito melhorar a ductilidade das estruturas nas regides
de apoio das vigas ou de ligacdes com outros elementos estruturais, mesmo quando ndo forem
feitas redistribui¢des de esforcos solicitantes, a posi¢ao da linha neutra no ELU deve obedecer

aos seguintes limites:
» x/d <0,50 para concretos com fox < 35 MPa;
» x/d £0,40 para concretos com fy > 35 MPa.

Assim o valor da altura 1til (d) obtida a partir da expressdo (3.20) pode ser
utilizado apenas para o meio do vao da ponte, portanto deve-se obter outro valor para a altura
util (d) na regido de apoio das vigas de acordo com o tipo de concreto e os limites acima

estabelecidos:

» Para concretos com fo < 35 MPa:

KX = 2 =0,5(3.21)
Substituindo-se (3.21) na equagao de equilibrio (3.17) a seguir obtém-se KMD.
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0,272x(0,5)> — 0,68 (0,5) + KMD= 0 = KMD = 0,272 (3.22)

Como:
_ Mg _
KMD = PPEeTI 0,272 (3.23)
Mg _ _ Mg
XX 0,272 =d =1,917 x T (3.24)

» Para concretos com f.;. > 35 MPa:

KX = 2 = 0,4 (3.25)

Substituindo-se (3.26) na equagdo de equilibrio (3.17) a seguir obtém-se KMD.

0,272 (0,4)* — 0,68 (0,4) + KMD= 0 = KMD = 0,228 (3.27)

Como:
_ Mg _
KMD = PPEeTI 0,228 (3.28)
Mg _ _ Mg
xdixr 0,228 = d = 2,094 x Dxfea (3.29)

3.4 PROCESSO EXECUTIVO PARA AS ADUELAS: MOLDADAS IN-
LOCO OU ADUELAS PRE-FABRICADAS

Quando as aduelas sdo concretadas in-loco a estrutura pode ser considerada
monolitica, pois o tempo decorrido entre a concretagem de uma aduela e outra ¢ relativamente
pequeno e pode-se fazer um tratamento adequado de superficie para que o concreto mais novo
se torne aderente ao mais antigo. Com as aduelas pré-fabricadas, qualquer que seja o processo
de montagem, sempre existirda uma junta, que tende a ser um elemento enfraquecedor na
transmissao de esfor¢o. Assim, quando se imagina a solug¢dao de pré-fabricagdo normalmente

deve ser realizado um estudo de transmissao de esfor¢o de cisalhamento.

As juntas nas aduelas pré-fabricadas podem ser secas ou com cola a base de
resina epoxi. RIBEIRO (2004) traz algumas consideragdes sobre as juntas secas. Quando
estas juntas sdo secas ndo ha interferéncia das condigdes climaticas na execucao das mesmas.
As aduelas sao ligadas através da protensao externa. Assim, neste caso ndo ha cola a base de

epoxi, ndo ha necessidade de protensdo temporaria até que a cola seja curada, o que acarreta
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na redugdo do tempo de execugdo da construcdo. Estas juntas devem ser impermeabilizadas.

A Figura 3.3 ilustra dois tipos de impermeabilizagdo encontrados em RIBEIRO (2004).

> Tubo pequenc preenchido com gravte

Junta seca

Vao \preenchdo com epdxi

Junta seca

Figura 3.3. Tipos de impermeabilizaciao de juntas (Fonte: RIBEIRO, 2004)

PFEIL (1975) explica que na Ponte Rio - Niteroi a superficie de contato entre
as aduelas foi untada com uma mistura de sabao e talco, para impedir a aderéncia, a qual foi
removida posteriormente com jato de ar e 4gua. Antes da montagem, esta superficie é coberta
por uma camada fina de epoxi. O aperto das aduelas se da pela protensdo provisoria de cabos

ancorados em saliéncias no interior das mesmas (Figura 3.4), uniformizando a cola.

Figura 3.4. Cabos provisorios em saliéncias no interior da secido (Fonte: BENAIM, 2008)

Quando se adotam juntas com cola, ndo ¢ possivel permitir a passagem de aco
doce, assim o controle de abertura de fissuras ¢ falho. Neste caso considera-se protensao total

(no ha tensdes de tragdo).
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No caso de se adotar a cola, deve-se levar em consideragao que a mesma leva
algumas horas para curar, assim para garantir a resisténcia ¢ essencial que sejam realizadas

chaves de cisalhamento nas aduelas, como exemplo, ilustrado na Figura 3.5.

Figura 3.5. Chaves de cisalhamento: protuberincias (Fonte: BENAIM, 2008)

BENAIM (2008) mostra dois modelos de chaves de cisalhamento: chaves
formando protuberancias (Figura 3.5) e superficie rugosa (Figura 3.6). As chaves formando
protuberancias sdo projetadas para resistir as forgas cortantes impostas. A direcdo de
montagem das aduelas deve ser na vertical, pois as chaves sao inclinadas. A parte inferior das
aduelas ¢ usada para passagem de dutos e cabos de protensdao. Cerca de duas, trés aduelas
podem ser erguidas em poucas horas, antes mesmo que a resina esteja curada, assim ¢
necessario que as chaves de cisalhamento sejam projetadas de forma a resistir ao peso proprio
das mesmas. Alguns projetistas optam por dimensionar as chaves de cisalhamento a resistir
toda a carga, ou seja, peso proprio, carga movel e protensdo, desta forma, mesmo que nao haja
a resina nas juntas a resisténcia e vida util da estrutura estd garantida. No caso das chaves de
cisalhamento serem executadas com superficie rugosa a direcdo de montagem ¢ horizontal. O

desalinhamento lateral dessa superficie pode acarretar a ruptura e estilhacamento do concreto.

Figura 3.6. Chave de cisalhamento: superficie rugosa (Fonte: BENAIM, 2008)
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SETRA (2007) traz uma férmula para calculo da reagdo cortante resistida pelas

chaves da se¢do transversal, dada a seguir:
T, = 0,65 X ft; + 0 (3.30)
Onde: f;; — resisténcia caracteristica a tracdo do concreto;
o — tensdo normal no centro de gravidade da se¢ao.

A Figura 3.7 mostra um modelo de chaves de cisalhamento.

[étailz des clés

Ame h waniable

Figura 3.7. Chaves de cisalhamento em aduelas pré-fabricadas (Fonte: SETRA, 2007)

As chaves de cisalhamento devem resistir ao esfor¢o cortante advindo do peso
proprio da aduela e da proxima aduela a ser langada e de quantas forem langadas até a cura do
adesivo. Chaves de cisalhamento convencionais, como as ilustradas na Figura 3.7, podem

resistir a uma forca cortante de:
Vaea =7Tp X 0,10 X b (3.31)
Onde: b — largura da chave de cisalhamento (0,10 m ¢ a altura desta chave).

Hé diferenga também nos equipamentos utilizados na execu¢dao da ponte com
aduelas moldadas in-loco e aduelas pré-fabricadas. No caso de aduelas moldadas in-loco nao
ha necessidade de utilizacdo de equipamentos pesados para icamento das mesmas, como
exemplo gruas, porém hé necessidade de equipamentos de lancamento de concreto bombeado.
A Figura 3.8 ilustra um esquema de concretagem de uma aduela usando uma plataforma de

trabalho.
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PLATAFCRVADE TRABALHO

: : : :

0

AT R
| | | |

Figura 3.8. Esquema da concretagem de uma aduela usando uma plataforma de trabalho

Para se ter uma idéia no exemplo que ¢ feito no capitulo 6 de CARVALHO
(1987) os volumes de concreto da primeira aduela a ser confeccionada e da tltima do balango

sdo respectivamente iguais a:
V=Ax%x1(3.32)

%

— 2 — 3
primeira aduela = 98m“x4m=392m

— 2 _ 3
Vﬁltima aduela — 6rO m-X2m=12m

Portanto a quantidade de concreto equivale cerca de 3 a 8 caminhdes de
concreto com capacidade de 5 m® ou bomba durante 1 hora em média. E bom lembrar que a
concretagem devera ser feita, provavelmente em duas etapas a laje inferior e depois o restante,

conforme representado na Figura 3.9Erro! Fonte de referéncia nio encontrada..
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Fase 1 de concretagem -
laje inferior

|
N

. a s Fase 2 de concretagem -
restante da aduela

‘ B 4 Fase 1 de concretagem -
- laje inferior

Figura 3.9. Fases de concretagem de cada aduela

Para a construgdo da aduela, elevacdo e transporte das aduelas sdo necessarios
equipamentos especiais para escoramento montados sobre o topo dos pilares, deslocando-se a
medida que as aduelas sdo concretadas e protendidas. Neste caso o concreto utilizado deve
possuir resisténcias maiores, devido a protensdo ser dada com pouca idade. A Figura 2.14

mostra o ciclo de execugao das aduelas concretadas in-loco.

Quando as aduelas sao pré-fabricadas tem-se a vantagem da reducao do tempo
de execucdo da ponte, pois a concretagem das mesmas se d4 concomitantemente com as
fundagdes e pilares. Durante a fase de construgdo em espacos urbanos nao ha interferéncias
com o trafego. Também proporciona um melhor controle de qualidade. O transporte dos
materiais ¢ realizado em distancias menores. H4, porém a necessidade de ter um canteiro de
obra, com dimensdes razoaveis, proximo a obra. Esta pode ser uma das dificuldades quando

se constroi proximo a nascente e regides de preservacdo ambiental.

Na maior parte dos casos, para proporcionar a otimizacdo, utiliza-se se¢ao
constante, sendo assim nao ¢ possivel atingir grandes vaos. Na utilizacdo destas aduelas
também se torna inviavel a colocagdo de ago doce na regido das juntas, que possuem o intuito

de reduzir a fissuracdo e tornar as juntas menos perceptiveis.

Nas vigas com aduelas pré-fabricadas ha uma concentragdo de deformagdes na
vizinhanga da junta na zona de compressao causada pela abertura desta junta. Isto reflete na
ductilidade e resisténcia destas vigas. Assim a ruptura desta viga se da por esmagamento do

concreto.
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4 ESFORCOS SOLICITANTES DAS VIGAS PRINCIPAIS

Para o calculo da superestrutura das pontes sdo consideradas as trés parcelas de
carregamento mais importantes:
» g; — carregamento permanente devido ao peso proprio da estrutura da ponte;

» g, — carregamento permanente devido a revestimentos, guarda corpo;

» - carregamento acidental devido aos veiculos.

O carregamento g; ¢ considerado no calculo durante as fases construtivas (Figura 4.1),
ou seja, durante o langamento de cada aduela. Os carregamentos g, e q sdo considerados no

esquema estrutural hiperestatico, depois do fechamento da estrutura (Figura 4.2).

AN PAVAN

Figura 4.1. Fase Construtiva

Figura 4.2. Estrutura Concluida

Para a determinacdo dos esforcos solicitantes inicialmente considera-se o tramo
1 com apenas a execucdo da primeira aduela (linha vermelha da Figura 4.3), em seguida
repete-se o procedimento considerando a execucao da segunda aduela (linha verde da Figura
4.3), assim calcula-se os esforgos apos a execucdo de cada aduela até a ultima aduela, sendo
que essas determinagdes sO consideram o carregamento g;. Portanto existem varias

verificagdes, no tempo 0 de cada secdo e nos correspondentes tempo t para da secdo do apoio.
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Figura 4.3. Diagrama de Momento Fletor de Acordo com Montagem de Cada Aduela

Apods a estrutura concluida determinam-se os diagramas de esforcos dos

carregamentos g, e a envoltoria de q.

Uma maneira interessante de calcular os esforcos, principalmente com
geometria de altura varidvel, ¢ usar programas automaticos. Dentre estes se destaca o
programa FTOOL confeccionado por MARTHA (2008). No seu trabalho de conclusdo de
curso CARVALHO (2009) estudou e mostrou como esta ferramenta pode ser util na analise
desta estrutura. A seguir mostra-se, de forma resumida, o tratamento dado no trabalho

referido.

O FTOOL destina-se ao estudo do comportamento de porticos planos de forma
simples e objetiva, unindo recursos para uma eficiente criagdo e manipulacao dos modelos, e
com uma analise do comportamento estrutural rapida e facil pela visualizagdo de resultados
apos o processamento dos dados. Existem dois modos de resultados para analise: de Diagrama
(Diagram), e de Linha de Influéncia (Influence Line). O primeiro considera a visualizagdo de
diagramas de esfor¢os internos (esforco normal, cortante ¢ momento fletor) e de deformagao

da estrutura. O segundo apresenta a visualizagdo da linha de influéncia de esfor¢co normal,
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cortante ¢ momento fletor em uma dada se¢do. A linha de influéncia representa os valores de
esforcos internos em uma dada secdo em funcao de uma carga unitdria que percorre toda a

estrutura.

Para a apresentacdo dos resultados dos esforcos ¢ atribuida a estrutura um
determinado material e seus parametros, assim como caracteristicas aos NoOs e¢ Barras e ao
carregamento a ela aplicado. A Figura 4.4 mostra a apresentacdo dos resultados de

deformagao e reagdes de apoio, mediante aplica¢do do carregamento no portico apresentado.
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Figura 4.4. Apresentacio dos resultados utilizando a ferramenta FTOOL

Assim, para ficar claro sdo apresentados a seguir os resultados das tensodes
devido ao peso proprio em duas secdes especificas, S10 e S15, analisando os efeitos no
avanco do balango progressivo. Essas se¢des sdo representativas, pois S10 fica exatamente no
comeco do balanco, onde os esforcos serdo maiores e crescem a medida que as aduelas forem
avangando. Ja a se¢do S15 mostra os esfor¢os no meio do vao, onde os esforgos crescem no

balanco e quando o fechamento ¢ completo.

Para esta analise ¢ utilizada a ferramenta FTOOL, que considera o tamanho do

vao, a geometria da secdo, o material e suas caracteristicas, o tipo de carregamento, etc. Neste
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caso, para a variagdo de inércia das se¢des transversais ao longo do tramo, adota-se a solugao
com uma inércia média para cada aduela. Usa-se a mesma idéia para adotar as dreas médias
de cada trecho (aduela). Para a entrada dos dados e verificagdo do comportamento da estrutura
a acdo i sdo observados os esforgos nas secdes indicadas a cada avanco do sistema, como
podemos ver na Figura 4.5. O balanco deve ser visto acompanhado do vao de se¢ao constante

de 36m, que pode ser entendido como um contrapeso, auxiliando na estabilidade da estrutura.

Ftool - Two-Dimensional Frame Analysis Tool: untitled.ftl

Eﬁl;i'h\:h:l Creation

1B

;[ 876006408 men2

Figura 4.5. Estrutura em Balan¢o - FTOOL

E importante notar que a estrutura, apesar de parecer simples, obtém todas as
informagdes de tipo de secdo (geometrias), tipo de material (utilizando dados do viaduto real),
dimensdes e vinculos. No programa FTOOL ndo ha a possibilidade de carregamento por peso

proprio de forma automatica, tendo este que ser adicionado pelo usudrio a estrutura.

Iniciando a anélise, ¢ feita a entrada da estrutura como vdo em escoramento
direto (28m) e a Aduela de Disparo, como ilustrado na Figura 4.6. O carregamento
apresentado ¢ proveniente do peso proprio dos elementos, sendo que no balanco a carga varia
de forma uniforme, acompanhando a variagdo da secdo transversal do tabuleiro. Este valor

deve ser aproximado, uma vez que as mudangas nas se¢des ndo acontecem de forma linear.
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Figura 4.6. Peso Proprio (g1) - FTOOL

E importante observar que ha um erro grafico na apresentacdo dos
carregamentos feito pelo FTOOL, no que tange a escala. Como pode ser visto na figura
anterior, o valor do carregamento no fim do vdo com escoramento direto e no inicio do
balango sdo iguais, 312.25 KN/m. Mesmo com a apresentagdo grafica destes valores desta

maneira, os valores considerados nos calculos sdo corretos.

Os momentos e deslocamentos devido a este carregamento na estrutura sao

mostrados nas Figura 4.7 e Figura 4.8.

48135

e e

282411

Figura 4.7. Momentos Fletores devido a gl - Ftool

I 28.00 m 6.00 m

Figura 4.8. Deslocamentos devido a g1 - Ftool

Na Figura 4.8 o deslocamento ¢ visto em uma escala aumentada para que possa
ser observada, sendo, neste caso, uma deformagdo de +0,2285 mm apresentada ao fim do
balango. Podemos ressaltar que com adi¢do de apenas uma aduela, o deslocamento no fim do
balanco apresenta valor positivo (adotando positivo para cima). Isso se deve ao fato da carga
de peso proprio ser muito superior no lado do vao em escoramento direto, quando comparado
ao lado em balanco. Este fato, porém, tende a ndo se manter, uma vez que as aduelas forem

adicionadas e suas cargas de peso proprio impactarem no equilibrio da estrutura.

Continuando com o avango das aduelas, podemos observar uma mudanca de
comportamento dos esforcos de momento fletor e nos deslocamentos, mostrados nas Figura
4.9, Figura 4.10 e Figura 4.11. Sao apresentados os carregamentos, momento fletor e
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deslocamentos exatamente no momento em que o avango chega a Aduela 4 (metade do

balanco).

312.25 kN/m 245,00 kN/m 231.75 kN/m 219.00 kN/m 206.50 kN/m

T L T TTTTTTTL LT s vl v prf o ey

I 2800 m 6.00 m 1 4,00 m <l> 400 m <1> 400 m J

Figura 4.9. Carregamentos (g1) no momento em que o avanco chega a aduela 4 - Ftool
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Figura 4.10. Momentos fletores (g1) no momento em que o avanc¢o chega a aduela 4 - Ftool

‘ 28,00 m ‘ 600 m m‘: 400 m «1»4.0&

Figura 4.11. Deslocamentos (g1) no momento em que o avanc¢o chega a aduela 4 - Ftool

Com o acréscimo de carga no balanco, a composi¢do do momento fletor no vao
em escoramento direto muda de forma consideravel, passando a apresentar em cerca de
metade do seu comprimento valores de momento negativos (adotando momento negativo para
cima). Isto deve ser considerado pelo projetista no momento do dimensionamento da

armadura e dos cabos de protensao.

E importante ressaltar que, neste momento, ndo estdo sendo consideradas as
forcas de protensdo, que diminuiriam os esforgos excessivos e deslocamentos causados pelo

balango.

Outro fato importante mostrado ¢ o comportamento da estrutura com relagao
ao deslocamento ao fim da Aduela 4. Este ja apresenta deformacgao negativa (para baixo), que
¢ devida exatamente a carga de peso proprio das aduelas. No caso o valor apresentado pelo

FTOOL é de -2.093 mm.

Os mesmos valores para o avanco maximo do balango sdo apresentados nas
Figura 4.12, Figura 4.13 e Figura 4.14 depois da Aduela 8 estar unida ao sistema.
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Figura 4.12. Carregamentos (g1) no momento em que o avanco chega a aduela 8 - Ftool
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Figura 4.13. Momentos fletores (g1) no momento em que o avanc¢o chega a aduela 8 - Ftool

’\E 2800 m /% 6.00 m %‘ 400 m +4.00 m + 400 m #4W

Figura 4.14. Deslocamentos (g;) no momento em que 0 avanc¢o chega a aduela 8 — Ftool

Outro programa que pode ser utilizado na determinagdo de esforcos ¢ o STRAP
(Structural Analysis Programs), um programa de analise estrutural por elementos finitos.
Neste programa ¢ possivel fazer uma andlise em trés dimensdes, sendo sua interface

totalmente grafica.

Na definicdo da geometria ndo é necessaria a adog¢do de areas e inércias
médias, define-se a se¢do de inicio e do final da barra e o proprio programa faz a variagao
desta geometria na barra. O carregamento devido ao peso proprio € gerado pelo programa de

acordo com a geometria gerada e material definido.

Pode-se visualizar diagrama de esfor¢os como também linhas de influéncia.
Define-se o trem tipo da estrutura e com o comando carga movel faz-se o veiculo definido
andar por toda a estrutura, determinando para isto quantas posi¢cdes € 0 incremento que o
usuario deseja obter. A Figura 4.15 mostra a janela de definicdo de cargas modveis do

programa STRAP.
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-| Moving load generation [==3a)

Mo. of generated loads= EI [Max. allowed is 997]

Move by Mowve in an arc |
oK ‘ Cancel ‘

Figura 4.15. Janela de determinacfo dos carregamentos moveis gerados — STRAP

O programa ¢ restrito quanto a fases de execugdo da ponte, pois ndo determina
os esforcos na ponte apos a execucdo de cada aduela. Para isto, o usuario deve rodar a
estrutura com uma aduela, posteriormente acrescentar a outra aduela na geometria e rodar o
programa novamente € assim por diante até a Gltima aduela. Em seguida define-se a estrutura
novamente com o vao ja fechado, onde agora se determina no programa o carregamento g, €

carga acidental mével.

O exemplo numérico desta dissertagdo foi feito utilizando o programa STRAP,

onde sdo apresentados os diagramas e linhas de influéncia geradas.

4.1 ANALISE SEGUNDO A SECAO TRANSVERSAL

Para calcular os esfor¢os maximos ¢ minimos em cada se¢cdo ¢ necessario
conhecer a parcela da carga acidental absorvida por cada viga da Figura 4.16. O raciocinio a
seguir foi descrito por MULLER J. Colocando-se uma carga P no meio da se¢do transversal,
cada viga absorverd metade da carga aplicada, ou seja, P/2. Quando a carga P estd excéntrica
de “e” pode-se afirmar que as cargas absorvidas por V1 e V2 serdo também iguais a P/2, pois
o momento tor¢cor (M=P.e) ¢ absorvido pelas tensdes de cisalhamento t;. Como a rotagdo o ¢

muito pequena, praticamente nula, pode-se considerar que as agcdes em V1 e V2 sdo iguais.
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Pi

a) Carga no meio da segao b) Carga excentrica inércia & torgdo
acdo em V1 e V2 P/2 grande, acdo em V1 e V2 P/2

Figura 4.16. Funcionamento da se¢io celular

Portanto pode-se afirmar que cada viga absorve metade da carga, nao
dependendo da posicao do veiculo na secdo transversal. Assim pode-se calcular o valor da
carga acidental para toda a se¢do sendo este conjunto de cargas denominado de trem tipo
longitudinal (TTL). Os valores destas cargas sdo obtidos a partir da resultante dos esfor¢os
em cada se¢do como ilustrado na Figura 4.17.
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Figura 4.17. Esquema para o calculo do Trem Tipo Longitudinal (TTL)
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Determinado o TTL ¢ possivel calcular o maximo ¢ minimo momento fletor em uma

secdo S utilizando a linha de influéncia conforme explicado no préximo item.

4.2 ANALISE SEGUNDO A DIRECAO LONGITUDINAL

Uma vez determinado o Trem tipo Longitudinal utiliza-se as linhas de influéncia do

esfor¢o que se deseja para obter os valores extremos de esforcos de carga acidental.

Pode-se determinar a linha de influéncia através do programa computacional FTOOL,
variando as inércias médias para cada trecho de acordo com as dimensdes da se¢do celular ou

com o programa computacional STRAP, onde o proprio programa faz esta variagao.

Para resolver a estrutura com os esforgos provenientes das cargas acidentais e
de sobrecarga deve-se utilizar a estrutura completa, ou seja, depois do encontro dos balangos
fechando o vao central. Neste caso, a representacdo mostrada no FTOOL, com as se¢des e
suas caracteristicas adequadas a cada aduela, pode ser vista na Figura 4.18. Compare-se a

mesma com a estrutura ja apresentada anteriormente.

28.00m ?rﬂﬁﬁiﬂ‘r‘. Zﬁm

-

FaY
200 |m
510 520 S30
A
25.00 5.00 32.00 400 32.00 B.00 28.00
Escoramenta Direto Balango Progressivo Balango Progressivo Escoramento Direto

Fechamento
Central

Figura 4.18. Estrutura em Balanco - FTOOL

Desta forma, resolvendo uma estrutura continua, uma carga unitaria ¢ aplicada
em uma determinada secdo e avanga para as demais, at¢ que seja possivel aplicar todas as
linhas de influéncia de esforgos solicitantes. Como estamos analisando principalmente as
secoes S10 e S15, as linhas de influéncia de momento fletor nestas se¢des sdo apresentadas

nas Figura 4.19 e Figura 4.20.
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Figura 4.19. Linha de Influéncia de Momento Fletor — S10
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Figura 4.20. Linha de Influéncia de Momento Fletor — S15
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5 PERDAS DE PROTENSAO

Quando as pecas sdao protendidas ocorrem diminuigdes desses esforcos,
denominadas perdas de protensdo. Estas perdas podem ser imediatas ou ao longo do tempo.
As perdas imediatas sdo advindas da forma como se procede a protensdo e das propriedades
elasticas do ago e do concreto. As perdas ao longo do tempo sdo advindas das propriedades
viscoelasticas do ago e do concreto. Neste capitulo apresentam-se os principais conceitos e
expressoes para as determinagdes das perdas de protensdo. Aspectos normativos, formulas

complementares, tabelas e outras informacdes estdo colocadas nos anexos A e B.

5.1 IMEDIATAS

As perdas imediatas decorrem imediatamente apds o cabo ser tracionado,
devido ao atrito entre os cabos e as bainhas, devido ao encurtamento imediato do concreto, ao
deslizamento da armadura junto a ancoragem ¢ a acomodacao dos dispositivos de ancoragem.

Assim as perdas imediatas sdo divididas em:

» Perda por atrito cabo-bainha;
» Perda por acomodagdo da ancoragem;

» Perda por deformacao imediata do concreto.

5.1.1 PERDA POR ATRITO CABO-BAINHA

Quando a armadura ativa € tensionada, sofre um alongamento gradativo,
variando de 0 até seu valor final. Como geralmente a bainha tem um desenvolvimento curvo,
apresenta-se um atrito entre o aco de protensdo e a bainha. A férmula a seguir ¢ utilizada para

calcular a tensdo de protensao considerando as perdas de protensdo por atrito cabo-bainha.
Opo = Op; X e HX(@HFXS) (51)
Onde: o, — tensdo de protensdo com perdas por atrito cabo—bainha;
Gpi - tensdo de protensdo inicial;

u - coeficiente de atrito cabo-bainha, segundo a NBR 6118: 2007 tem-

se os seguintes valores:

» =0,5 entre cabo e concreto sem bainha;
» =0,3 entre barras ou fios com mossas ou saliéncias e bainha metalica;
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» =0,2 entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica;
» =0,10 entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica lubrificada;

» 0,05 entre cordoalha e bainha de polipropileno lubrificada;
a — deflexdo geométrica total, em radianos, até a se¢do considerada;

B — deflexdo ficticia, por unidade de comprimento, devido as

irregularidades no alinhamento da armadura ou bainha;

s — comprimento do cabo a partir da extremidade onde se aplica a

tensao op,;.

O cabo reto também esta sujeito a perda por atrito cabo-bainha, pois hé rigidez
insuficiente, dificuldades de montagem na armadura, imperfeigdes nos pontos de amarragao e

empuxo do concreto no processo de concretagem.

Os diagramas (Figura 5.1 e Figura 5.2) mostrados abaixo indicam constancia
nas perdas de protensdo, porém na realidade ndo ¢ desta forma, pois as forcas de atrito
dependem do coeficiente de atrito p e do raio de curvatura dos cabos, acarretando assim na

pressdo exercida pelo cabo contra a bainha ou contra o concreto.

0 1 2 3 L 5 6 7 B 9 10

Ancoragem_ ,
ativa ~ Ancoragem

AN e | | I i passiva

AP Perda em x melros
X

Fargca disponivel
na segao x

Figura 5.1. Protensao aplicada em um extremo do cabo (Fonte: SCHMID, 1998)
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Ancoragem -_ » | . Ancoragem

ativa ~ I | | | | | .
a "“‘-—-.__________ " “, ativa

Figura 5.2. Protensio aplicada nos dois extremos do cabo (Fonte: SCHMID, 1998)

A Figura 5.3 ilustra dois cabos com diferentes raios de curvatura. Protendendo
os dois cabos das figuras pelos dois lados simultaneamente com a mesma forga de protensao
obtém-se um maior alongamento no cabo 1, pois a trajetoria do cabo indica que haverd menos

atrito entre o cabo e a bainha.

N L
25 W / 25°

25'“02 _ /25.

Figura 5.3. Cabos com diferentes raios de curvatura (Fonte: SCHMID, 1998)

Apesar de pela féormula de Euler se obter o mesmo valor, a forca de atrito varia
conforme o raio de curvatura do cabo. A empresa RUDLOFF traz em seu catdlogo eletronico
valores minimos dos raios de curvatura para que ndo ocorra esmagamento do concreto ou
destrui¢do da bainha. Para que os componentes do feixe entrem na bainha de forma mais

regular possivel também ¢ apresentado o comprimento reto minimo anterior a ancoragem.

Tabela 5.1. Raio de curvatura e comprimento minimos para cordoalhas de 7 fios ® 2” RB

(Fonte: SCHMID, 1998)

cabo 4 @127 6-T & 12,7 128 12,7 1922 & 12,7 - @127
raio "R" 5,0m 6,0m 8,0m 11,0m 14,0m
"L 60 cm 70 cm a0 cm 130 cm 160 cm
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Tabela 5.2. Raio de curvatura e comprimento minimos para cordoalhas de 7 fios ® 5/8” RB

(Fonte: SCHMID, 1998)
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cabo 4 @15,2 6-7 & 15,2 12 & 15,2 19-22 @ 15,2 27-31 @ 15,2
raio "R" a3.0m 90m 12.0m 16,0 m 21.0m
"L 80 cm 100 cm 135 cm 140 cm 235 cm

59

O primeiro passo para o calculo das perdas de protensdo por atrito cabo-bainha
¢ determinar o ponto onde se inicia a curva e a inclinagdo da tangente obtendo a deflexao.
Com as deflexdes do cabo entre as segdes calcula-se a tensdo em cada se¢ao. Quando ha
ancoragem ativa nas duas extremidades deve-se determinar o ponto de imobilidade por atrito,

ou seja, o ponto onde hd a menor tensdo de protensao apds as perdas.

Para a determinagdo deste ponto traca-se uma curva tensao-distancia supondo
ancoragem ativa apenas na extremidade esquerda. Em seguida, traca-se uma nova curva
tensdo-distdncia supondo ancoragem ativa apenas na extremidade direita. O ponto k,
correspondente ao encontro das 2 curvas, ¢ o ponto de imobilidade por atrito. A Figura 5.4

mostra o ponto k nas curvas, este pode ser obtido por relagdes geométricas.

v \L Q . . "

/& |

Figura 5.4. Determinaciao do ponto k, de imobilidade por atrito (Fonte: CARVALHO, 1987)

5.1.2 PERDA POR ACOMODACAO DA ANCORAGEM

Quando o esfor¢o de protensdo ¢ transferido do dispositivo tensor para a
ancoragem ha uma perda, esta perda ¢ por acomodagdo da ancoragem, que permite um

retrocesso do cabo. Esta perda varia de acordo com o dispositivo utilizado.

Para determinacao da perda por acomodacdo da ancoragem considera-se que a

variagdo de protensdo entre duas se¢Oes adjacentes ¢ linear e o coeficiente de atrito cabo-
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bainha tem o mesmo valor numérico, independente do sentido de movimentagao do cabo.
Assim existirdo duas curvas de tensdes, uma antes da cravagdo da ancoragem e uma apos a
cravacdo da ancoragem. A curva ABCDE da Figura 5.5 ilustra a tensdo no cabo antes da
ancoragem e a curva FGCED a tens3o no cabo apds a ancoragem. A curva FGC ¢ obtida
rebatendo a curva ABC em torno do eixo C-C’. O ponto X ¢ chamado “ponto de presa”, ou
seja, o ponto onde a acomodagdo da ancoragem nao influi. A area () contida entre as curvas
ABCDE e FGCDE ¢ igual ao produto da acomodagdo da ancoragem (Al) pelo valor do

modulo de deformacgao (E,) do ago de protensao.

CxX= ponto de presa

Figura 5.5. Determinacio do ponto de imobilidade por ancoragem (Fonte: CARVALHO, 1987)

A deformagdo Al depende do tipo de ancoragem. Segundo SCHMID (1998) no
catalogo de perdas de protensao da RUDLOFF a acomodagdo das cunhas na ancoragem

provoca uma perda de 4 a 5 mm no alongamento inicial atingido pelo cabo antes da cravagao.

Para a determinagdo da area ({2) supde-se inicialmente que o ponto X esteja
situado na primeira se¢do transversal posterior a introducdo do esfor¢o de protensdo,
compara-se entdo o valor dessa area com o produto E, x Al. A posi¢do de X vai ser alterada

para a se¢do seguinte até que Q > E;x Al

5.1.3 PERDA POR DEFORMACAO IMEDIATA DO CONCRETO

Em pontes executadas em balangos progressivos tem seus cabos protendidos
um por vez, solidarizados ao concreto através de injecdo de argamassa de cimento. A

execucao de cada aduela na estrutura corresponde a uma etapa de protensao.

Existem dois tipos de perdas neste tipo de estrutura: a primeira se dd na
efetivagdo da protensdo do proprio cabo, a segunda se da na protensdo dos cabos das fases

posteriores.
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Um cabo ¢ submetido a uma forca de protensao, provocando uma deformagao
elastica no concreto, que em geral ¢ um encurtamento, acarretando numa perda de protensao
nos demais cabos j& protendidos. Assim, o primeiro cabo protendido sofre uma perda de
protensdo devido a protensdo de todos os cabos protendidos posteriormente. A Tabela 5.3

mostra esta sequéncia de perdas.

Tabela 5.3. Perda de protensao por deformacao imediata do concreto sofrida em cada cabo

quando ha protensao seqiienciada (Fonte: CARVALHO, 2007)

provocado pelo cabo protendido)

Perda sofrida no cabo (proporcional ao encurtamento no concreto

Cabo protendido 1 2 3 i n-1 n
1 - - - - - -
2 € -- -- -- -- --
3 € & -- - -- -
i € € € -- - --
n-1 Ec € Ec € - -
n SC 80 SC 8C SC -
Soma de perdas | (n-1) & | (n-2) & | (n-3) & (1-1) & € 0

Para que ocorra a inje¢do da nata de cimento aguarda-se a protensdo de todos
os cabos, portanto ndo ¢ possivel assegurar em uma se¢do intermediaria o esforgo transmitido
por um cabo. A favor da seguranga o célculo, neste trabalho, ¢ considerado com aderéncia

entre o cabo e o concreto. Além disso, a cada etapa de protensdo esta associado o efeito do

peso proprio de uma aduela.

Nas situagdes em que os cabos de protensdo estdo concentrados proximos uns
aos outros se trabalha com um cabo representante, situado no centro de forgas dos demais

cabos, e sua forca ¢ a soma das forcas dos demais cabos.
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CARVALHO (1987 e 2007) traz em seus trabalhos um roteiro para a

determinagdo da perda de protensdo por deformagao imediata do concreto mostrado a seguir.

Para o primeiro tipo de perda citado ndo hé necessidade de uma maior precisdo,

assim define-se uma perda média para os cabos da fase, proporcional a:

ny—1

Ag, =g, X (5.2)

v
2%1,
Np
AcpX(s—1)

e o= (L My
Com: ¢, = (- X ( )+ s X egg) (5.3)

Onde: n, — nimero de cabos da etapa u de protensao;

N, ¢ M, — normal e momento fletor de protensdo total na secdo de

ancoragem,

ecg — distancia do centro de gravidade da peca ao da armadura de

protensao.

Conhecidos os esforgos de peso proprio em cada etapa e o efeito da protensdo
atuante em cada se¢do, pode-se calcular a deformacao especifica do concreto no centro de
gravidade da armadura de protensdo em estudo. Assim, a formula para determinagdo da perda

de protensdo por deformacao imediata do concreto ¢ dada por:

it Nip(w)

Aa(k) = ( p +

n
2 Ni(w)xej+Mg(u) e
Iu
h

) X ap (5.4)
Onde: Njy(u) — esforco normal de protensdo do cabo i, protendido na etapa u,
descontadas as perdas de protensdo por atrito e acomodagao da ancoragem;
e; — excentricidade do cabo i;

M,(u) — momento fletor de carga permanente, introduzido na etapa u,

na se¢ao considerada;

a, — relagdo entre os modulos de deformabilidade do ago de protensdo e

concreto;

Ao(k) — perda de tensdo que o cabo k de uma etapa anterior a u sofre

quando da efetivagdo desta;
ex — excentricidade do cabo k;

n, — namero de cabos protendidos da etapa u.
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Caso seja usado para valor de ex a distancia do CG de um grupo de cabos

obtém-se a perda média deste conjunto.

A NBR 6118/2007 traz a férmula abaixo para determinagdo desta perda:

apx(ocp+oce)x(n—1)
Ao, = - pzxff (5.5)

Onde: o, — tensdo inicial no concreto no nivel do baricentro da armadura de

protensao, devido a protensao simultanea dos n cabos;

ocg — tensdo no concreto no nivel do baricentro da armadura de
protensdo, devida a carga permanente modificada pela protensdo ou simultaneamente aplicada

com a protensdo.

5.2 AO LONGO DO TEMPO

As pontes em balangos progressivos apresentam uma estrutura com
caracteristicas viscoelasticas variando ao longo do eixo longitudinal. E necessario conhecer os
estados de deformagao durante e apos as fases construtivas e a redistribuigdo de esforcos que

aparecem quando h4d mudanga do esquema estrutural.

O efeito reoldgico do aco e do concreto € percebido na perda de tensdo na
armadura de protensdo, no aumento das deformagdes ao longo do tempo e na redistribui¢ao

de esfor¢os, quando se tem o esquema estrutural inicial alterado.

Assim as perdas ao longo do tempo se devem aos fenomenos de retragdo e
deformacao lenta do concreto, acarretando numa diminui¢do de volume, e a relaxacdo de

armadura, acarretando uma perda de tensdo. Estas perdas sdo divididas em:

» Perda por retragao do concreto;
» Perda por efeito da fluéncia do concreto;

» Perda por relaxagdo da armadura de protensao.

5.2.1 PERDA POR RETRACAO DO CONCRETO

A retracdo ¢ o encurtamento do concreto devido a evaporacdo da agua
desnecessaria a hidratagdo do cimento. Depende da umidade relativa do ambiente, da
consisténcia do concreto no langamento e da espessura ficticia da pega. O anexo A apresenta

o calculo da perda de protensdo por retracdo do concreto de acordo com a NBR 6118: 2007.
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5.2.2 PERDA POR EFEITO DA FLUENCIA DO CONCRETO

A fluéncia ou deformacgdo lenta do concreto ¢ o encurtamento do mesmo
devido a acdo de forcas permanentemente aplicadas. O anexo B apresenta o célculo da perda

de protensdo por fluéncia do concreto de acordo com a NBR 6118: 2007.

Nas pontes em balacos progressivos devem-se calcular os coeficientes de
deformacao lenta relativos a diversos intervalos de tempos, que sdo os tempos de execucao de

cada aduela.

5.2.2.1 PRINCIPIO DA SUPERPOSICAO DAS CURVAS DE FLUENCIA

Segundo NEVILLE, apud OYAMADA (1981), todos os métodos para analise
de fluéncia obedecem ao principio da superposi¢do de Boltzmann, segundo o qual a
deformacdo total &(t), no instante t do concreto sujeito a uma tensdo variavel, ¢ obtida pela
soma das deformagdes decorrentes de cada incremento ou decremento de tensdo Ao(t’),
aplicado no instante t’. A deformagao total com variagdo continua de tensdo ¢ dada pela

expressao a seguir:

e(®) = [ 0(t,t") %dt’ (5.6)

Mc Henry e Maslov, apud OYAMADA (1981), modificaram o principio da

superposi¢do de Boltzmann incluindo o efeito da idade do concreto.

O principio da superposicdo fundamenta que deformagdes, produzidas em
qualquer tempo t por incremento de tensdes aplicadas em um instante t’< t, sdo independentes

do efeito de qualquer outra tensdo, aplicada anterior ou posteriormente.

Segundo OYAMADA (1981) em tensdes crescentes ou decrescentes de
pequena escala a superposicao das curvas de fluéncia d4 um bom resultado, mas em caso de
completa remocgao da carga, a recuperagdo na deformagdo ¢ superestimada. Este fator ndo ¢

considerado grave, pois a completa remocgao da carga ndo ¢ comum na pratica.

A deformagdo no instante t devida a uma tensdo unitdria aplicada na idade ty e

removida na idade t; >ty é calculada da seguinte forma:

e(t) = % X [1+ (¢, t)] — % X [1+ (¢, t)] (5.7)

A deformacgdo no instante t em conseqiiéncia de uma tensdo com variagdo

continua, a partir de uma tensao inicial oy ¢ calculada da seguinte forma:
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aa(t

)
S At (5.8)

e(t) =

H+®@%)+f®@t)

A integral acima ndo pode ser resolvida de forma fechada, exceto no caso de
~ A do ~ .
funcdes de fluéncia em que —; — constante, e que ndo representam de forma muito correta a

funcao de fluéncia virgem.

OYAMADA (1981) afirma que as curvas de fluéncia pura sao melhores
representadas por curvas com afinidades (aquelas que apresentam formas similares) do que
por curvas paralelas. Nestas curvas a relagdo dos coeficientes de fluéncia, em idades
diferentes de aplicagdo de carga de mesma duragdo, ¢ constante. Caso as curvas de fluéncia
com afinidades sejam adotadas para a formulag¢do da funcao de fluéncia, € necessario que elas
sejam representadas através do produto entre fungdes da idade da aplicacdo da carga e
funcdes do tempo de duracdo do carregamento, sendo necessaria a utilizacdo de solugdes

numéricas.

5222 ADAPTACAO POR FLUENCIA E DETERMINACAO DAS PERDAS
PROGRESSIVAS PELO METODO INCREMENTAL PARA O CASO DE
BALANCOS PROGRESSIVOS

OYAMADA (1981) traz em seu trabalho o célculo das perdas progressivas
pelo método incremental para o caso de balangos progressivos com adaptagdo por fluéncia.

Estes célculos sdo apresentados ao longo deste capitulo.

A redistribuicdo dos momentos fletores, devido a adaptagdo por fluéncia, pode

ser resolvida pelo método dos deslocamentos, seguindo a rotina de calculo a seguir:

1. Calculo das rotacdes 0, do tabuleiro durante a fase construtiva das
aduelas, onde a estrutura ainda ¢ isostatica;
2. Célculo das variagdes nas rotagdes apos a execu¢do das aduelas de

fechamento, devido a fluéncia do concreto:
A8 = -0y, x (1—-C,)(5.9)

Onde: C, = e™2? = coeficiente de redistribui¢do, variavel de aduela para

aduela;

A® = variagdo do coeficiente de fluéncia no intervalo considerado;
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3. As rotacdes finais sdo obtidas pela soma das rotagdes iniciais com as

variagoes das rotagdes decorrentes da adaptagdo por fluéncia:

81— S 80 +A9 == 90 X CT' (5.10)

O calculo das perdas progressivas e a adaptagdo por fluéncia, apos a execucdo

da aduela de fechamento, sdo efetuados pelo método incremental para intervalos de tempo At.

No primeiro ano s3o adotados intervalos semanais, do segundo ao décimo ano,

intervalos mensais, ¢ a partir do décimo ano, intervalos anuais. A sistematica apresentada

permite que esses intervalos sejam ajustados de forma a se obter uma otimizagdo dos

processamentos.

Mi

Sendo:

Mji = momento fletor na aduela i em decorréncia da trelica de langamento,
do peso proprio e da protensdo dos cabos negativos da aduela j (7> 1), antes do

fechamento;

M' = momento fletor na aduela i em decorréncia da treliga, do peso proprio
e protensao dos cabos negativos das aduelas j > 1, acrescida do efeito da protensdo dos
cabos positivos (incluindo o hiperestatico de protensdo) apds o fechamento. Considerando
a hipdtese de que a razdo de fluénciaé constante em qualquer idade t, significando que as
curvas de fluéncia sdo paralelas para todas as idades de aplicagdo de carga, esses valores
sdao reunidos porque a todos eles se aplica o mesmo A®;. Assim, uma unica curva do
coeficiente de fluéncia determinada para uma tensdo aplicada no instante ty, ¢ suficiente

para definir as demais curvas para todas as idades subseqiientes de aplicagdo de carga.
= Y M} + PL x ep; + MHPL + M;(Qt) (5.11)
Onde: P! = forga de protensdo dos cabos positivos na aduela i;

epi = excentricidade dos cabos positivos na aduela 1 em relacdo ao

baricentro da se¢do de concreto;

MHP! = momento hiperestatico, na aduela i, devido a protensdo dos

cabos positivos;
M;(Qt) = momento devido a retirada das trelicas.

Os momentos hiperestaticos de protensdo sdo determinados representando a

acdo da protensdo via cargas externas equivalentes aplicadas na estrutura continua.
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Os momentos devido a retirada das trelicas sdo determinados aplicando cargas

negativas (-Q) na estrutura continua.

A variagdo de curvatura no intervalo de tempo At, para uma determinada

aduela 1, no primeiro passo m = k, logo apds o fechamento da estrutura, é:

At = M (1 %) (5.12)

Tim=k  liXEczg

Onde: A®j, = variacao do coeficiente de fluéncia da aduela i no passo m = k.

Impondo a variagdo das curvaturas através de um gradiente de temperatura,

tem-se:
AL = o TSt (5.13)
Tim hy

Onde: h; = altura da aduela i;

1
— (5.14)

AT;=Ts+Ti==LA

Aplicando os gradientes de temperatura AT; na estrutura hiperestatica, obtém-
se a variagdo do momento fletor AM; em cada uma das aduelas ¢ as varia¢des nas
deformacdes especificas das faces inferiores e superiores de cada uma das aduelas (Figura

5.6).

AEg
——

RGN N : )
= ] IXCQ '\_\ | Aacp - !
L T TR JEET RETEepER—" i

—}_ | h
| T |
\ 1%
S—— Aty i
e~ L
AE;

Figura 5.6. Diagrama de deformacdes (Fonte: OYAMADA, R. N., 2004)

1 AM; _ Aeg+Ag; _ Agg _ Ag;

Tim El; h; xce  hi—xce

(5.15)

A partir dos valores de deformagdes nas bordas superior e inferior pode-se

determinar as deformacdes no centro de gravidade das armaduras de protensao.

en— ~ , .
Agy,- = Ag xL, deformagdo do concreto no nivel do baricentro dos cabos
CcG
negativos;
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e

p+
R b
i—XcG

Aegyr = Agg deformacgdo do concreto no nivel do baricentro dos cabos
positivos.

Sao acrescidas a estas deformagdes as parcelas referentes ao encurtamento do
concreto devido a fluéncia causada pela protensdo, a retracdo do concreto e a relaxagdo do

aco.

AgCG == AgCCG + ASCS + Agr (516)
Onde: Ag.cq = AD; X % = parcela referente a protensao;

AQ; = @,, — D,,,_1 = variagdo da fluéncia no passo m;
Ag.s - parcela referente a retragdo do concreto;
Ag, - parcela referente a relaxacdo do aco.

A variagdo das forgas de protensdo durante o passo m ¢ determinada através da

soma de todas as deformagdes ocorridas durante o passo:
Agy = Aggy + Aegy (5.17)
APy, = Mgy X B, X A, (5.18)

Para os passos seguintes deve ser feita a corre¢do dos momentos da viga

continua, em fungdo das perdas de protensao dos cabos positivos e negativos:
M}, = M' + APL X ey; + AP! X e,,; + AMHPL + AMHP! (5.19)
Onde: AP - perdas de protensdo dos cabos positivos do passo m;
AP! - perdas de protensdo dos cabos negativos do passo m;

AMHAPE — momento hiperestatico devido as perdas de protensdo dos cabos

positivos;
AMHAP! — momento hiperestatico devido as perdas de protensdo dos cabos
negativos.
A variagdo das curvaturas no passo m ¢:
i
A = m_ s (e7%im-1) x (1 — e~A%m) (5.20)

Tim EcagXIj

Onde: @; 1 = L@+~ AD,, - fluéncia total a partir do fechamento;
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AQ; = @i — D m—1 — fluéncia do passo m.

A variagdo da curvatura até o passo m, a partir do fechamento, ¢:

1 m 1 m M,in —@i —AQ;
— = A— = —2_ X (e7Pim-1) x (1 — e "¥im) (5.21

Tim Zk Tim Zk Ecag Xl ( ) ( ) ( )

Impondo a variagdo das curvaturas através de um gradiente de temperatura

tem-se:

1 To+T;

= o' x =i (5.22)

Tim h;

AT, =Ty +T; = 22 X A— (5.23)

Aplicando os gradientes de temperatura AT; na estrutura hiperestatica, obtém-
se a adaptagdo por fluéncia, até o final do passo m considerado, que permite a determinagdo

da nova variagdo das forcas de protensao.

Utilizando desta metodologia até o tempo infinito tem-se as perdas totais de
protensdo, a adaptagdo por fluéncia total com redistribuicao final dos esforgos solicitantes e os

deslocamentos da superestrutura na fase continua.

5.2.3 PERDA POR RELAXACAO DA ARMADURA DE PROTENSAO

A fluéncia do aco ¢ o alongamento que o mesmo sofre no decorrer do tempo
quando ¢ mantido sob tensdo constante. Os agos de relaxag¢do baixa (RB) sdo os acos que

passam por tratamentos térmicos que amenizam o valor destas perdas.

A relaxagdo da armadura depende em principio da tensdo inicial decorrente da
deformacdo imposta, da temperatura e do tipo do ago. As perdas de protensdo por relaxacao
do aco podem ser obtidas através dos coeficientes yeo, W70 € Wso, que correspondem a perda de
tensdo em porcentagem apos 1000 horas, com 20 °C, para amostras de ago com comprimento

constante, submetidas a tensoes de 60%, 70% e 80% da tensdo de ruptura fu respectivamente.
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Tabela 5.4. Valores de 9 (em %) (para 1000 horas em 20 °C) (Fonte: SCHMID, 1998)

CLASSE DE RELAXACAO
TENSAO INICIAL
RELAXACAD RELAXACAD
NORMAL BALXA
Gpi =060 fi 4.5 1,5
Tpi =070 fg 7.0 25
Opi =080 fg 12,0 35

A perda de tensdo Ao, devida a relaxacdo pura do ago nas armaduras

protendidas desde o instante ty, do estiramento da armadura até o instante t ¢ dado por:
Aoy, (t,tg) = P(t, ty) X 0y (5.24)
Onde: y(t,tp) — coeficiente de relaxacdo do ago entre os tempos tj e t;

Opi — tensdo na armadura de protensdo resultante da forga de protensdo

efetiva, ou seja, apds o desconto das perdas imediatas.

Quando o tempo ¢ diferente de 1000 horas, basta interpolar os valores pela

expressao dada a seguir:

Y(t,to) = PYrg00 X (t — —2)%5 (5.25)

1000

Yoo = 2 X P1000 (5.26)
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6 PRE-DIMENSIONAMENTO DA ARMADURA LONGITUDINAL DE
PROTENSAO

O pré-dimensionamento da armadura longitudinal de protensdo deve seguir o

disposto na NBR 6118: 2007.

O calculo da armadura longitudinal de protensao pode ser realizado para duas
situacdes. A primeira situagdo considera-se que o Estado Limite Ultimo é o mais
desfavoravel, busca-se uma armagdo de protensdo capaz de resistir ao colapso, ou seja, no
Estadio III, assim verifica-se posteriormente se esta armagao atende ao Estado Limite de
Servigo, respeitando as tensdes normais limites da secdo transversal, se essas tensoes forem
respeitadas entdo a armacio ativa obtida no Estado Limite Ultimo ¢é utilizada, caso contrério
define-se a armagdo ativa para que as tensdes normais sejam respeitadas completando-se com
armadura passiva o excedente ao momento resistente da secdo. A segunda situagdo considera-
se que o Estado Limite de Servico ¢ o mais desfavoravel, busca-se a limitacdo das tensdes
normais na secdo transversal determinando assim um numero de cabos e completando com

armadura passiva o excedente a0 momento resistente da se¢ao.

A NBR 6118: 2007 traz a Tabela 6.1, onde s3o indicadas as exigéncias de
durabilidade.
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Tabela 6.1. Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuracio e a protecio da armadura, em

funcio das classes de agressividade ambiental (Fonte: NBR 6118: 2007)

Tipo de concreto

Classe de agressividade

ambiental (CAA) e tipo

Exigéncias relativas a

Combinagao de

acoes em servigo

estrutural fissuragdo »
de protensao a utilizar
Concreto simples CAATaCAALV Nao ha --
CAA1 ELS — W wy < 0,4 mm
Combinagao
Concreto armado CAAIlaCAAIII ELS — W wi <0,3 mm
freqiiente
CAA 1V ELS — W w¢ < 0,2 mm
Concreto protendido | Pré-tracdo com CAA I .
Combinagao
nivel 1 (protensdo ou pos-tracdo com ELS-W w¢<0,2 mm
frequente

parcial)

CAATell

Concreto protendido
nivel 2 (protensao

limitada)

Pré-tracao com CAA 11
ou pos-tracao com

CAATlell

Verificar as duas condigdes abaixo

Combinagao
ELS-F
freqiliente
Combinagao
ELS - D" quase
permanente

Concreto protendido
nivel 3 (protensao

completa)

Pré-tracao com CAA III
elV

Verificar as duas condi¢des abaixo

ELS —F Combinagao rara
. Combinagao
ELS - D"
freqiiente

A critério do projetista, o ELS — D pode ser substituido pelo ELS — DP com ap = 25 mm (figura 3.1).

NOTAS

1 As defini¢des de ELS — W, ELS — F e ELS — D encontram-se em 3.2.

2 Para as classes de agressividade ambiental CAA — III e IV exige-se que as cordoalhas ndo aderentes tenham

protecao especial na regido de suas ancoragens.
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6.1 PROCEDIMENTO SUGERIDO PARA PRE-DIMENSIONAMENTO,
CALCULO E DETALHAMENTO DA ARMADURA
LONGITUDINAL

O procedimento utilizado nesta dissertagdo ¢ uma generalizagdo do descrito em
CARVALHO (2007). Este procedimento consiste em alguns passos a serem seguidos para a
determinagdo inicial da armadura e depois para o detalhamento final conforme se lista a

seguir:

» Fazer um projeto de geometria a partir da determinagdo da altura nas
secdes 10 etc. (vide capitulo 3);

» Escolher e indicar o sistema, unidades de protensdo e informagdes
gerais;

» Calcular os esfor¢os solicitantes em cada etapa de constru¢ao devido o

peso proprio, esfor¢os no sistema continuo considerando a sobrecarga

permanente e a carga acidental (valor mdximo e minimo);

Indicar uma trajetoria para o cabo representante;

Efetuar o calculo das perdas imediatas do cabo representante;

Efetuar o calculo das perdas ao longo do tempo do cabo representante;

YV V V V

Determinar o numero de cabos necessarios, de acordo com ELU,
usando o pré-alongamento do cabo representante para a secdo (ou
se¢oes) de maxima solicitagcdo e momento de fechamento avaliado;

» Verificagdo do ELS na se¢do de maior solicitacdo;

» Detalhar a secdo mais solicitada.

Para efetuar um detalhamento final a partir dos valores calculados

anteriormente podem ser seguidos os seguintes passos:

» Detalhamento final (trajetdria de todos os cabos) através da analise de
nimero de cabos a serem protendidos em cada etapa construtiva
(andlise de verificagdo no ELU no tempo zero);

» Com o numero de cabos calculado anteriormente verificar no tempo
infinito se o numero de cabos ¢ suficiente para as verificagdes do ELU

e ELS;
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» Estudo da ancoragem dos diversos cabos na extremidade onde ¢
tensionado na parte da aduela, determinando-se para cada cabo a
trajetoria final,

» Calculo das perdas dos cabos individualmente (neste caso ¢ possivel ja
se usar os valores finais dos angulos, tensdo no concreto no nivel do
centro de gravidade dos cabos, altura 1til e outros valores que no pré-
dimensionamento foram simplesmente adotados);

» Determinacdo do momento de fechamento e hiperestatico de protensao
considerando a trajetoria de cada um dos cabos de fechamento e suas
respectivas perdas, além da andlise de deformagdo realizada
anteriormente;

» Verificagdes em ELS e ELU (a cada secdo e cada etapa construtiva)
considerando agora com as perdas finais e com os momentos de
fechamento e hiperestatico de protensao;

» Verificagdo de deformagdes (nas etapas construtivas e finais);

» Refazer ou aceitar o projeto.

6.2 DETERMINACAO DE A, NO ELU

A NBR 6118: 2007 traz algumas hipdteses basicas para analise dos esforgos

resistentes de uma sec¢do de viga ou pilar, descritas a seguir:

a)
b)

As secdes transversais permanecem planas apds deformagao;

A deformacgdo das barras passivas aderentes ou o acréscimo de deformagao
das barras ativas aderentes em tragdo ou compressdo deve ser o mesmo do
concreto em seu entorno;

Para armaduras ativas ndo aderentes, na falta de valores experimentais ¢ de
analises ndo-lineares adequadas, os valores do acréscimo das tensdes para
estruturas usuais de edificios estdo apresentados a seguir, devendo ainda ser
divididos pelos devidos coeficientes de ponderacao:

¢ Para elementos com relacdo vao/ altura util igual ou menor que 35:
Ao, =70 + —<¢_em MPa, ndo podendo ultrapassar 420 MPa

f
100xpp’

¢ Para elementos com relagdo / altura 1til igual ou maior que 35:
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Ao, =70 + 30{);;‘), em MPa, ndo podendo ultrapassar 210 MPa
p

Onde: p, = bA—p

xdp;
op € fox sdo dados em MPa;
pp € a taxa geométrica da armadura ativa;
b, ¢ a largura da mesa de compressao;
d, € a altura util referida a armadura ativa ;

d) As tensdes de tragdo no concreto, normais a secdo transversal, podem ser
desprezadas, obrigatoriamente no ELU;

e) A distribuicao de tensdes no concreto se faz de acordo com o diagrama
parabola-retangulo, com tensdo de pico igual a 0,85 f.4. Esse diagrama pode
ser substituido por um retdngulo de altura igual a 0,8 x (onde x ¢ a
profundidade da linha neutra), com a seguinte tensao:

0,85 f.gno caso da largura da secdo, medida paralelamente a linha neutra,

nao diminuir a partir desta para a borda comprimida;

% 0,80 f.qno caso contrario;

As diferencas de resultados obtidos com esses dois diagramas sao

pequenas e aceitaveis, sem necessidade de corre¢do adicional;

f) A tensdo nas armaduras deve ser obtida a partir dos diagramas tensao-
deformagdo, com valores de calculo;

g) O Estado Limite Ultimo ¢ caracterizado quando a distribuicio das
deformacdes na secao transversal pertencer a um dos dominios definidos na

Figura 6.1.
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Alongamento Encurtamento

Figura 6.1. Dominios de Estado Limite Ultimo de uma secio transversal (Fonte: NBR 6118:

X/
L X4

X/
o

7/
°

X/
L X4

2007)
Ruptura convencional por deformagao plastica excessiva:

Reta a: tracdo uniforme;
Dominio 1: tragdo ndo uniforme, sem compressao;
Dominio 2: flexao simples ou composta sem ruptura a compressao do

concreto (g < 3,5%o € com 0 maximo alongamento permitido);
Ruptura convencional por encurtamento limite do concreto:

Dominio 3: flexao simples (se¢do subarmada) ou composta com ruptura
a compressdo do concreto e com escoamento do aco (&= €yq);

Dominio 4: flexdo simples (secdo superarmada) ou composta com
ruptura a compressao do concreto e aco tracionado sem escoamento (&
< 8yd);

Dominio 4a: flexdo composta com armaduras comprimidas;

Dominio 5: compressao nao uniforme, sem tracao;

Reta b: compressao uniforme.

Primeiramente ¢ necessario conhecer o valor da tensdo na armadura (f,q) na

configuragdo do ELU. CARVALHO (2007) descreve o procedimento para a determinagdo

desta tensdo. Uma sec¢do transversal retangular com apenas o efeito da forga de protensao F,

sofre dois efeitos: um encurtamento A; devido ao efeito da for¢a normal F, e uma rotagdo a

devido ao efeito da forga de protensdo atuando com uma excentricidade de e, ocasionando as

deformagdes A, (fibra superior) e Az (junto a armadura de protensdo). Quando da atuagdo do

peso proprio ocorre uma rotagdo 3 contraria ao efeito da protensdo, causando as deformagdes
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A4 e As. A Figura 6.2 ilustra estes efeitos. Na Figura 6.2 ¢ os dois efeitos sdo considerados
resultando nos deslocamentos Ag € A; que correspondem as deformacdes especificas g e
Ec,p,.ptgl-

a) DEFORMACAOG DA SEGAOC APOS PROTENSAC

SECRO TRANSY. A
Py

POSICAD DA SECXO 1 7
plarn I,imﬂmcm /) POSICRO DA SECE0 <) DEFORMAGXG DA SECKO APOS

— | ’ A/NMA DEFORMACEO  pRoTENSEO £ PESO pgomm
v AL g ’ 4 —=%c POSIGAD DA SECAD
/s o F. 6
_ r~—=]  ANTES DA DEFORMAGEO

N B2

|
I
N 5 d-} P 4

Lel

b) DEFORMAGEQ DA SEGAO APGS PESQ FROPRIG
SECX0 TRANSV, e
X €
h) Ay ——o—Ecp.p-f;l
\ Mgl
POSICAD DA SECAD |y

ANTES DA DEFORMAGEO POSICA0 DA SECKO
'!;\3\'“""5 A DEFORMAGAO

%]

Y
o el POSICT0 DA SECA0
APOS A DEFORMACEQ

[
i
]
ago |
|
|
i

Figura 6.2. Deformacao da seciao transversal apés a atuacao da protensao e peso proprio (Fonte:

CARVALHO, 2007)

Apos a execugdo da protensdo promove-se a aderéncia da armadura ativa com
o concreto através da inje¢do da nata de cimento que, apos alguns dias, quando a resisténcia
da nata atingir 0,7.f, € possivel a considera¢ao da igualdade entre deformagao especifica do
concreto com o da armadura. Apos a consolidacdo da aderéncia e atuando o momento ultimo
a secdo se deformard até a situacdo de equilibrio passando pelo estado limite de

descompressdo, como na Figura 6.3.

SEGX0 NO ESTADC LIMITE DE DESCOMPRESSAO E ULTIMO

SECZ0 NO ESTADO
SECA0 TRANSV. By £, ?

A0 INICIAL DA SECAQ :
POSIC N C Bt DE DESCOMPRESSAO
iy

s I
My SECAZ0 NO ESTADO LIMITE
d /ﬂo POSICA0 DA SEQ}(OI GLTIMO COM EQUILIBRIO
7 - APOS ACRO ptg, ¢ 1
V4 7 i
A s 7 N ~
aF ‘
b l |
E?—+£cp,p+g1

&s

Figura 6.3. Secao transversal nos estados limites de descompressao e Gltimo (Fonte:

CARVALHO, 2007)
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Assim a deformagdo da armadura até atingir o Estado Limite Ultimo é
composta de trés parcelas: distensao provocada pelo macaco ja descontadas todas as perdas ou
nao, analisando-se a situacdo mais desfavoravel; a movimentacao do concreto aderente a
armadura até que a tensdo na fibra inferior seja nula; deformagdo correspondente a &

necessaria para haver equilibrio.

Portanto pode-se dizer que a tensdao na armadura ativa depende do pré-
alongamento ¢,, a deformagao para atingir o estado de descompressdo ¢; e a deformagdo que
ocorre depois desta, &, que deve ser menor que 1%, afim de evitar a deformacgao excessiva da

armadura depois de estar em contato com o concreto ou abertura de fissuras muito grandes.

A férmula abaixo mostra como obter g7:

N. Ny xe2 MgqXe 1
P p~¢p g1~Cp
Er = & = (—+ X — (6.1
7 cp,p+gl (Ac I I ) E. ( )

Onde: N, — esfor¢co normal de protensdo na se¢ao;
M, — momento devido a a¢do do peso proprio na secdo;
ep — excentricidade da armadura ativa;
I.— momento de inércia da secao;
E. — mddulo de elasticidade do concreto.

A seguranca a ruina deve ser realizada na se¢do sob a a¢do de maior esforgo
atuante e com a menor forga de protensao, ou seja, descontadas todas as perdas, mesmo assim

outras situagoes além desta devem ser verificadas.

6.3 DETERMINACAO DE A, NO ELS

De acordo com a classe de agressividade ambiental adota-se o tipo de
protensdo a ser utilizada no projeto da ponte, encontrada na Tabela 6.1 deste trabalho,
apresentada na Tabela 6.1. Com o nivel de protensao definido tem-se a combinagdo de servigo
a ser utilizada, encontrada nesta mesma tabela. A Tabela 6.2 mostra o calculo das solicitacdes

de servigo.
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Tabela 6.2. Combinacoes de Servico (Fonte: NBR 6118: 2007)

Combinagoes de Descrigao Calculo das Solicitagoes
servi¢o (ELS)
Combinagdes Nas combinagdes quase permanentes de _
e P Fd,ser_ngk'I' 11}2]'
quase servico, todas as agdes variaveis sao
XFgix
. aj,
permanentes de consideradas com seus valores quase
servigo (CQP) permanentes yy Fq
Combinagdes Nas combinagdes frequentes de servigo,a | Fyger = Fyix + 34
frequentes de acdo variavel principal Fq; € tomada com X Fa1k
servico (CF) seu valor freqiiente y; Fqix e todas as demais "
+ 2j
~ Y j
acoes variaveis sdo tomadas com seus
X F,i
valores quase permanentes Y, Fqx ajk
Combinagdes Nas combinagdes raras de servigo, a agdo | Fgsor = Fgip + Fui
raras de servigo variavel principal Fq; € tomada com seu + z "
1j
(CR) valor caracteristico Fqix € todas as demais
X Fojk

acoOes variaveis sao tomadas com seus

valores frequentes y; Fyx

Onde:

Fa4ser € 0 valor de céalculo das agdes para combinagdes de servicos;
Fq1k € o valor caracteristico das agdes variaveis principais diretas;
v € o fator de reducdo de combinagdo freqiiente para ELS;

V2 ¢ o fator de reducdo de combinagdo quase permanente para ELS.

As tensdes de servigo devem ser verificadas no tempo 0 e no tempo infinito nas

bordas superior e inferior, de acordo com as formulas a seguir:

Onde: ¢ — tensdo na borda superior ou inferior;
Np — esfor¢o de protensao;

e — excentricidade dos cabos de protensao;
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W — modulo de resisténcia a flexao;

M — momento fletor devido a cargas permanentes e acidentais de acordo com a

combinacao adotada.

A partir do tipo de protensdo adotado de acordo com a classe de agressividade
ambiental tém-se os estados limites de servigo a serem obedecidos no tempo 0 e no tempo
infinito e, consequentemente, a faixa de tensdes no qual a secdo deve trabalhar. Com esta
faixa definida obtém-se o intervalo em que o esfor¢o de protensdo deve ter isolando Np na
equacdo acima. Com o esfor¢co de protensdo definido calcula-se o nimero de cabos

necessarios.
N.
—'p
Ap = —Gp (6.3)

Onde: o, — tensdo de protensdo no instante considerado.
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7 DESLOCAMENTOS E AVALIACAO DO MOMENTO DE
FECHAMENTO DA ESTRUTURA

Os deslocamentos gerados nas extremidades das aduelas nas diferentes etapas
de protensdo e a rotacdo da extremidade livre do balango no momento do fechamento da
estrutura sdo de grande importancia. Estes deslocamentos devem ser acompanhados ao longo

de todo o processo de execugao para possibilitar um fechamento da estrutura em nivel.

No término da execucdo das aduelas de fechamento os cabos positivos de

continuidade sdo protendidos gerando os momentos hiperestaticos de protensao.

O valor da rotacao na extremidade do balango antes do fechamento da estrutura
¢ utilizado para o calculo do momento que ocorre apds esta etapa construtiva devido ao

impedimento das deformacdes diferidas.

7.1 CALCULO DOS DESLOCAMENTOS NAS EXTREMIDADES DOS
BALANCOS

CARVALHO (1987) traz formulagdes para determinagdo das flechas, rotagcdes

e do momento de fechamento de pontes em balancos progressivos que sdo mostradas abaixo.

Para determina¢do da flecha devido ao peso proprio e a protensdo na
extremidade do balancgo pode-se utilizar o principio dos trabalhos virtuais que, para a hipotese

inicial das aduelas concretadas e colocadas em carga ao mesmo tempo (Figura 7.1), tem-se:

_ rlld—-x)
w = 0 W X Mg+pdx (71)

Onde: w — flecha na extremidade do balango;
1 - vao;
E — modulo de elasticidade;
I — momento de inércia;
X — posi¢ao;

Mg+, — momento fletor devido ao peso proprio € a protensao.
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P=1
4 r
; - —
z
ﬁi.ﬁ s e —_ J— e
Z
7
7 w

Figura 7.1. Diagrama de momento devido esforco unitario para o calculo de deformacio vertical

(Fonte: CARVALHO, 1987)

Integrando-se a expressdo 7.1 tem-se:

w= Y1, E5D o (M) X Ax; (7.2)

=1 gxy;
Onde: I; — momento de inércia médio da aduela i;
X — posi¢do da aduela i,

(Mg+p)i — momento fletor devido ao peso proprio € a protensdo da aduela

n — numero de trechos nos quais foi dividida a estrutura.

A féormula 7.2 escrita através dos valores acumulados em cada etapa ¢

apresentada abaixo.

(I-x;) j
w=3m Elei X (Mg4p)! X Ax; (7.3)

Onde: (Mg+p)ji— momento fletor devido ao peso proprio e a protensao da

aduela 1, devido a etapa correspondente a aduela j;
n; — numero de divisdes da estrutura;
n, — numero de etapas de protensoes a ser executada.

Porém dificilmente as aduelas sdo concretadas ao mesmo tempo, assim deve-se

levar este fato em consideracao através da formulacao abaixo.
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l—x; 1
w=3m T, (EX’;) X (Mg4p)! X 04(t, t) X Ax; (7.4)

Onde: @; (t,tj)) — coeficiente de deformagao lenta para a aduela i, com inicio do

carregamento na idade t; do concreto.

De forma andloga ao célculo da flecha pode-se calcular a rotacdo na

extremidade do balanco (Figura 7.2), resultando na férmula abaixo.

o(t) = ¥M, 3" W)y B:(t,t)) X Ax; (7.5)

j=i EXI;

SAMAANAY

Figura 7.2. Diagrama de momento devido esfor¢o unitario para o calculo da rotacio no extremo

do balanco (Fonte: CARVALHO, 1987)

Caso exista um tramo concretado no local com escoramento as expressdes 7.4

e 7.5 passam a ter um termo a mais (Figura 7.3), conforme mostrado a seguir.

w = w;(t) + wy(t) (7.6)

g n, lyXxi
wy =22 X5 ExIpxly

X (Mg1p)] X Bi(t,t)) X Ax; (7.7)

L+l —x; i
wy = T2 B2 20 x (Mg )] X 048 1) X Ax; (7.8)
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IL_, IP:: |ﬂ,{
| . | i}“’ﬂ
T B
J] £ } P i ! £ _* A2 4
DM

Figura 7.3. Diagramas de momentos fletores devido esfor¢os unitarios para o calculo de
deformacao vertical e rotacao de estrutura com um trecho bi-apoiado (Fonte: CARVALHO,

1987)

0 = 0,(t) + 0,(t) (7.9)

iX(M
0.(t) = ¥ fa%x B:(t,t;) X Ax; (7.10)

0,(t) = 32, 721(“297)1 X @;(t, £;) X Ax; (7.11)

Nas expressdoes 7.6 e 7.9 os valores de (Mg+p)li da primeira parcela,
correspondem ao momento fletor do trecho 1, devido ao trecho 1 do balanco e o efeito do

primeiro tramo.

Visto que o momento de protensdo varia ao longo do tempo, para o calculo de
w(t) e 0(t) deve-se considerar nas expressoes o valor da média aritmética entre o valor inicial

€ o tempo t.

7.2 AVALIACAO DO MOMENTO DE FECHAMENTO DA
ESTRUTURA

Quando a ligacdo entre os dois balangos ¢ realizada através da continuidade a
rotagdo ¢ impedida. Assim o momento de fechamento ¢ nulo no inicio da ligacdo e cresce

tendendo a um valor finito para um tempo infinito.

A rotagdo que ocorre entre o tempo tx (fechamento do balango) e too (tempo

muito grande) € obtido no caso mais geral pela expressao a seguir.

AO(t, — t) = 0(ts) — O(t,) = AB;, + AB, (7.12)
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I (0 N—0: . .
A8, = 271:1 ;Zl (Mg+p)ix(®1(t:;2i) Pi(trtj))xxi x Ax; (7.13)

AG, = Z an (Mg+p)!x(@; (t:xt;) —Bi(twt)))xxi x Ax; (7.14)

O valor da rotacdo relativa na extremidade do balanco (Figura 7.4) devido ao

momento de fechamento ¢ dado por:

11+1 ?(t,
o(m(t) =2 x [ fl*Z’;’((;) x 2 gy g (7.15)

M(Z)

i
e ——S

p-l_ . + 12

E I*

+ ¥

Figura 7.4. Diagrama de momento que ocorre devido ao impedimento de rotacio das

extremidades do balanco (Fonte: CARVALHO, 1987)

A férmula 7.15 pode ser resolvida numericamente em que o limite superior é
too, a partir de algumas simplificacdes: a) o modulo de deformabilidade do concreto ¢
considerado constante e igual ao valor correspondente ao tempo t;; b) a integral ¢ substituida

por um somatdrio ao longo das aduelas; c) ¢ feita uma aproximac¢do numérica, o valor de

M) como esfor¢o constante que atuara ao longo de todo o intervalo de tempo. Assim

escreve-se a expressdo 7.15 pela expressdo a seguir:

M(t°°)><x X@;(too,ti) XAX; M(t°°)><x X@;(too ti) XAX;

0(M(ts,)) = (z;‘ P +3n, . ) x 2 (7.16)

Estabelecendo a compatibilidade entre as rotagdes relativas na extremidade do

balanco pode-se obter o valor do momento de fechamento no tempo infinito.

M(t,,) = M' + M" (7.17)

ny (Mg+p){ X (@i(too, t;) — @i (th, ) X x;

M = Zi:l j=1 ll X I X Axi (7 18)
- 2 .
ny Xi X 0i(tw, i) n2 Ax; X @; (too,tk)
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j
i 721 Waip), X ((Di(tc;' ) = Ot ;) X Ax;
M = i 7.19
ym X[ X Di(to, tid) Ax; + X2 Ax; X Biltoos tic) o g o
i=1 l% X I I '

Uma expressdao mais simples pode ser utilizada. Esta expressao supde que: a) a
carga permanente ¢ introduzida em um tempo ty; b) é possivel definir um coeficiente de

deformacao lenta médio para toda a estrutura. Assim a expressao torna-se:

P(t, to) Z?A% X Ax; + Li= ( g;p)l X
)= , * : : 7.20
( ) 1t (P(too, tO) ni 2 Ax: nz Axl ( )
Zl 1 l2 x I X + Z l

Onde: @(to,ty) — coeficiente de deformagdo lenta médio da estrutura.
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8 ESPECIFICACOES PARA O DETALHAMENTO DA ARMADURA
LONGITUDINAL

Este capitulo apresenta alguns pontos importantes a serem considerados no

detalhamento da armadura longitudinal.

A Tabela 8.1 traz os tipos de cabos existentes na empresa PROTENDE. As
variagdes de acordo com as empresas fabricantes sdo pequenas. Esta tabela mostra o nimero
possivel de cordoalhas por cabo, didmetro interno das bainhas, o consumo de calda para

inje¢do para cada tipo de cabo, a secdo nominal e massa nominal dos cabos.

Tabela 8.1. Tipos de cabos (Fonte: PROTENDE, 2008)

- Diametre Interno S 8ecio Nominal Massa Nominal
Numero 2
de Bainha Consumo de Calda para Injecao de Ago do Cabo do Cabo

Cordoalha

Volume

do Cabo I/ m

2 30 35 0,5 o,r 1,0 1.3 197 4 280,0 1570 2,204
3 35 40 0,7 09 1,3 1.6 2861 4200 2355 3,306
q 40 45 0y 11 1,7 2,0 3945 HEU,U 3,140 4,408
5 45 50 1.2 13 2.1 2.4 4935 700,0 3,925 5,510
6 50 60 1,5 21 2.6 3,6 5922 840,0 4 710 6,612
il 55 65 1.8 25 3,2 4.5 5909 980,0 5,495 7,714
& 55 65 1.7 2.3 3,1 4,z 7896 1.120,0 6,280 8,816
] 60 70 21 28 3,7 5.0 B8B83 1.260,0 7,065 9,918
10 65 75 2,5 3,2 4,5 5,6 8&7,0 1.400,0 7,850 11,020
11 65 75 2.4 3.1 4.3 5,5 1.085,7 1.540,0 8,635 12,122
12 65 a0 2,3 3,6 4.1 6,4 1.184 4 1.680,0 9,420 13,224
15 70 85 25 38 4,6 6,2 1.4805 2.100,0 11,775 16,530
16 75 0 3,0 4.4 5,5 7.8 15792 2.240,0 12 560 17,632
18 75 a0 28 41 51 7.4 17766 2. 520,0 14,130 19,836
1% 80 a5 3,4 47 6,1 8,5 108753 2_.660,0 14,915 20,930
20 80 a5 33 46 5.9 83 19740 2.800,0 15,700 22040
21 85 100 3,8 B,2 6,8 9,E 2.072,7 2.9410,0 16,186 23,142
22 85 100 37 51 6,7 9,2 21714 3.080,0 17,270 24 244
24 2E 100 3,6 4.8 8,4 8,7 2.368,8 3.360,0 18,840 26,448
25 85 100 3,4 a7 6,2 8,4 2. 4675 3.500,0 19,625 27,550
27 a0 110 3,0 6,1 7,1 11,0 25649 3.780,0 21,195 2a, 754
30 100 120 5,2 76 a4 13,7 28610 4.200,0 23550 33,060
31 100 190 EA 7.4 a.pn 13,4 30R97 4 3400 24 33R 34 162
51| 110 130 6,2 86 113 15,5 36519 5.180,0 29,045 40,774

Para enfizgdo posterior do cakbo, adotar para diametro da bainha o didmetro subseqiente.
As dimensdes acima sio apenas indicativas, om alguns casos doevem sor de acordo com os padrdes PROTEMDE ¢ confaorme
as condigoes de execucdo.

Dimexsdes sujeitas & nodificagies

SCHMID (1998) traz uma tabela com os raios minimos (R) e comprimento reto

minimo (L) antes da ancoragem para o cabo com cordoalha de 7 fios [] /2 RB (Tabela 8.2) e
uma para o cabo com cordoalha de 7 fios [1 5/8” RB (Tabela 8.3). Estes valores de raios
minimos tém a funcdo de ndo tornar excessiva a pressao radial, o que ocasionaria a destrui¢ao

da bainha e esmagamento do concreto.
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Tabela 8.2. Raios minimos para o cabo com cordoalha de 7 fios [] %2 (Fonte: SCHMID, 1998)

cabo 4127 67T 12,7 12 @ 12,7 19-22 @ 12,7 27-31 @12,7
raio "R" 5.0m 6.0m 8.0m 11.0m 14,0m
b B 60 cm 70 cm 90 cm 130 cm 160 cm

Tabela 8.3. Raios minimos para o cabo com cordoalha de 7 fios [1 5/8” (Fonte: SCHMID, 1998)

cabo 43152 6-TE15,2 12@ 15,2 19-22@ 15,2 27T-31 @152
raio "R" E0m 90m 120m 16,0 m 21.0m
"L 80 cm 100 cm 135 cm 190 cm 235 cm

A NBR 6118: 2007 traz uma tabela (Tabela 8.1) com a disposi¢ao das bainhas,

limitando o espaco livre horizontal e vertical para os casos de pos-tracao.

Espaco livre
Disposigao das bainhas a, a,
{harizonkal) (werlical)
___t____:___ ::¢r..lcl ::'bﬁ:-:l
3\'
B >4cm | > 5cm
—
IE':'Ih
_ﬂ____ﬁ___?__ 21'2‘1]'3311 2‘1"5\'135-::\1

av:[
R e
- -
|= «f |= =l
a, a,

z4cm | = 5cm

onde:
4, @ didmetro extemno da bainha

Figura 8.1. Espacamentos minimos — casos de pos-tracao (Fonte: NBR 6118: 2007)

A Figura 8.2 mostra um detalhe do bloco de ancoragem dos cabos positivos,
que ¢ executado na parte interna das aduelas, concretadas ao mesmo tempo em que as aduelas.
Este detalhe ¢ feito devido a pequena espessura das aduelas ndo permitir a ancoragem destes

cabos.

Vanessa dos Santos Lima (2011)



Capitulo 8 — Detalhamento da Armadura Longitudinal 89

Gaines

Figura 8.2. Blocos de ancoragem (Fonte: SETRA, 2007)

As ancoragens devem ter espagamentos minimos entre si e até a borda da peca,
a Figura 8.3 mostra estas distancias para ancoragem tipo MTAI da empresa PROTENDE,

ilustrada na Figura 8.4.

E —— [ —

L =

n [5] n n =2
B - B B-——A B

A Disdimtla minima anire o8 obabnas |mm) B « Disténoln minkma de oentro o borda |mm)

ESEEE

4 MiTal 183 a8 & WiTa| 15,2

T MTAI 153 3a0 ﬂ'! ﬂtl I TRl 15,2 .I.E-l:l

& MTAI 153 AT o5 L) e o WTAl 18,2 :'_u: LEG :aﬁn
13 MTAI 153 LR 360 1 13 WA 18,2 240 204 186
o8 MTAL 183 B0 &00 BRG 15 WiTAl 18,2 ) i tn] Al
19 MITAI 15,2 240 &850 L] 10 WTREl 15,2 b= b1 228
T MIAI 15,2 sa0 .11 o] 22 TRl 15.2 ] 3T 245
2T MEAL 315,23 Ban B 1] ZF MTEl 15.2 584 f i ] aro
11 MEAL 13,27 Too B 550 N1 W&l 15,2 550 o 0] 88
AT MTAl 15,3~ T HES [0 a] T MTAI 18,2 ] A &4

R AT NE O [ A, R B T A TR T § O CASe

ESNEE

Figura 8.3. Distincias entre centros e bordas de ancoragens MTAI (Fonte: PROTENDE, 2008)
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H
——
=Ipk B [
AEMADLAA D FELTALDDM - Ci-55
162 | | 383 | 127 |
4 miTAl 15,2 155 100 P 4= =5 300 170 3.8 kL e] 42
T mTAl 15,2 = MEAN LT 18D 120 140 -] &0 360 224 138 ke e] -] .0
S WITAL 18,2 12 MEal 1y 0O 180 288 -1} &0 380 280 135 -2} T 1+
AT WTAI 18,2 15 MEAL 22T 6D 100 88 kil=) &0 &30 5 La 138 i-le) -] a8
LS WTA 15,2 15 MIEAL 22T 250 208 203 kil=) ] 455 350 138 200 -] T
A0 MTAI1INZ  2PMEAILLT S8 S8 Apn TS P4 488 UBD 1R S8 W4 BB
&3 iTAl 15,2 ] 20 230 & o] 580 430 5 478 b L] BE
=T miTAl 15,2 L] 250 286 -] =0 L1 4F0 20 478 1105
BT miTAl 15,2 405 380 280 -] =0 rao 280 20 13- 1825
" ETEETE RO D L = R LA

Figura 8.4. Ancoragem tipo MTAI (Fonte: PROTENDE, 2008)
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9 EXEMPLO NUMERICO

Neste capitulo ¢ feito o exemplo numérico realizado em CARVALHO (1987),

comparando-se os resultados obtidos dos dois trabalhos.

O exemplo numérico desenvolvido refere-se ao viaduto da estaca 4023, trecho
Miracatu, Sdo Paulo, da BR 116. E constituido de trés tramos. Os tramos laterais tém véos de
28 m concretados sobre escoramento direto. O tramo central tem altura variavel, construido
através da execu¢dao de dois balancos de 38 m e comprimento, com 6 m concretados sobre
escoramento direto e 8 aduelas de 4 m, ligados por um trecho de fechamento de 4 m. A curva
que define o bordo inferior do viaduto no trecho central ¢ uma hipérbole com dois pontos de
passagem pré-estabelecidos. As Figura 9.1 e Figura 9.2 ilustram o perfil longitudinal desta

ponte.

SO0 S1 S2 S3 S4 S5 S6 S7 S8 S9 S10

4.00 7
| | | | | | | | | | |
2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80  6.00 |

L728 OO4J

Figura 9.1. Secio longitudinal — trecho em escoramento direto

trecho de
fechamento

S10 S11 S12 S13 S14 S15 S16 S17 S18 819 S20

aduela|aduela |aduela |aduela|aduela | aduela |aduela| aduela
) @ (3 @ & (&) @

| | | | | | | | | |
600 | 400 | 4.00 | 400 | 400 | 400 4.00 4.00 400 .00

L 40.00 J

Figura 9.2. Se¢ao longitudinal — trecho em balanco progressivo
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A Figura 9.3 mostra o perfil longitudinal da estrutura apos o fechamento do
vao com a divisao em secoes, a Figura 9.4 traz a se¢do transversal da ponte, a Tabela 9.1 traz

as dimensoes das aduelas e a

Tabela 9.2 contém as caracteristicas geométricas das secgoes.

s10 520 530

o
2800 5.00 32.00 3200 E.DD 25.00
Escoramenta Direta Balango Progressiva Balango Progressivo Escoramnento Direto

Fechamento
Central

Figura 9.3. Perfil longitudinal da estrutura apos o fechamento do vao

Pavimentacéo
0.20
T 1 . T -

, e
0.07
—p.35—
— bw =~ h

'
e
!

‘ 2.80 ‘ 7.40 l 2.80

Figura 9.4. Secio transversal

Tabela 9.1. Dimensoes das aduelas

Sec¢io SoaSi | Si1 |S12 |[S13 | Sue Si5 | S16 | S17 | Sis | S19 | Sa20

h (cm) 400 | 359 | 331|303 |278 |255 235|218 [207|201 | 200

e (cm) 60 |53 [49 |44 |40 [35 |31 |26 |22 |17 |15

by (cm) 70 40 |40 40 |40 40 |40 |40 |40 |40 |40
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Tabela 9.2. Caracteristicas geométricas

Secio A (m?) h (m) Yint (cm) | Youp (cm) |1 (m*) | Winr(m?) Wup (M%)
SoaSyp |12,49 4,00 1,98 2,02 29,06 14,65 14,41
Su 9,80 3,59 1,80 1,79 20,49 11,37 11,47
Si2 9,27 3,31 1,71 1,61 16,46 9,68 10,25
S13 8,76 3,03 1,60 1,43 13,04 8,14 9,11
S14 8,26 2,78 1,51 1,27 10,25 6,80 8,07
Sis 7,77 2,55 1,42 1,13 8,02 5,64 7,13
S16 7,32 2,35 1,35 0,99 6,29 4,65 6,37
S17 6,89 2,18 1,30 0,88 5,01 3,85 5,67
Sis 6,50 2,07 1,28 0,79 4,09 3,20 5,18
S19 6,15 2,01 1,29 0,72 3,47 2,69 4,84
S20 6,00 2,00 1,31 0,69 3,24 2,47 4,70

A classe das pontes a ser utilizada para os calculos € a classe 45 da NBR 7188:
1984. As cargas permanentes de pavimentacdo e prote¢do lateral e a carga acidental vertical
atuam apds o estabelecimento da continuidade da estrutura. No trabalho original
(CARVALHO, 1987) o trem tipo usado correspondia a norma da época que era o de classe

36.

O concreto empregado na superestrutura tem resisténcia a compressao fo de 26
MPa (valor usual para a época em que foi realizado o projeto), o ago de protensdo ¢ CP 190
RN, cabos de 12 e 7 cordoalhas de ® = '5”. A tensdo limite das cordoalhas é de 1900 MPa, a
tensdo nominal para alongamento de 1% ¢ de 1710 MPa, os coeficientes de relaxacdo pura

(para 1000 h e 20 °C) ¢ de yeo = 1,5%, w70 =2,5% € yso = 3,5%.

O sistema de protensdo ¢ do tipo RUDLOFF, SCHMID (1998). Este sistema

possui as seguintes caracteristicas de unidade de protensao:

» Diametro externo da bainha de 7 e 5,5, para os cabos de 12 @ 2” ¢ 7 @ %"

respectivamente;
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> Areada secdo transversal das unidades de 12 @ 2" e 7 @ '2” de 11,84 ¢ 6,91

cm? respectivamente.

O modulo de deformabilidade dos cabos, E,, ¢ de 1,96 x 10° MPa, para ambas

unidades de protensao.
Os calculos sao feitos baseados no seguinte procedimento:

Calculo dos esforcos solicitantes;
Tragados dos cabos;

Calculo das perdas imediatas;

Célculo das perdas ao longo do tempo;
Determinagao de A,;

Avaliacao do momento de fechamento;

vV V.V V V VYV V

Detalhamento da solugao.

9.1 CALCULO DOS ESFORCOS SOLICITANTES

Sao calculados os esfor¢os solicitantes decorrentes das cargas permanentes e
cargas acidentais, considerando a fase construtiva da obra como estrutura isostatica e a fase

em que o fechamento do vao ¢ completo e as subsequentes como estrutura continua.

9.1.1 CARGA PERMANENTE (g;)

Sao apresentados os resultados das tensdes devido ao peso proprio em duas
secdes, S10 e S15, analisando os efeitos no avango do balango progressivo. Essas secdes sao
representativas, pois S10 fica exatamente no comeco do balango, onde os esfor¢os sdo
maiores e crescem a medida que as aduelas forem avancando. J& a secdo S15 mostra os
esfor¢os no meio do vao, onde os esforcos crescem no balanco e no fechamento completo da

estrutura.

Para esta andlise utiliza-se o programa STRAP, que considera o tamanho do
vao, a geometria da se¢do, o material e suas caracteristicas, o tipo de carregamento, etc. Para a
entrada dos dados e verificacdo do comportamento da estrutura a acdo g; sd@o observados os
esforcos nas secdes indicadas a cada avango do sistema. O balanco deve ser visto
acompanhado do vao de se¢do constante de 36m, que pode ser visto como um contrapeso,

auxiliando com a estabilidade da estrutura.

A Figura 9.5 ilustra o carregamento g; em kN apds a execucao da aduela 4.
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Figura 9.5. Carregamento gl em kN apos a execucao da aduela de disparo
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A Figura 9.6 mostra o diagrama de momento fletor de carga permanente (fase

construtiva) apds a execucao da aduela de disparo.

ZHE1594

M2 MOMENT *107-2 (kN*meter)

48—
0 I I I I | I I I I | I I I I | M |

40

-804
-120-F
-160-1
-200--
2401
2821

Figura 9.6. Diagrama de momento fletor em kN.m de carga permanente apds a execucio da

aduela de disparo

A Figura 9.7 mostra a deformada da estrutura apds a execu¢do da aduela de

disparo.

Figura 9.7. Deformada da estrutura apds a execucao da aduela de disparo

O deslocamento obtido na ponta do balango no caso acima ¢ de 2,11mm para

cima.

A Figura 9.8 ilustra o carregamento g; apds a execucao da aduela 4.
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Figura 9.8. Carregamento gl em kN apos a execucio da aduela 4

A Figura 9.9 mostra o diagrama de momento fletor de carga permanente (fase

construtiva) apos o lancamento da aduela 4.

M2 MOMENT *107-2 (kN*meter)

IIIy'/"'l""l""l

o

5
-5
-9

Figura 9.9. Diagrama de momento fletor em kN.m de carga permanente apos a execucio da

aduela 4

A mostra a deformada da estrutura apds o langamento da aduela 4.

AN AN

Figura 9.10. Deformada da estrutura apos o lancamento da aduela 4

O deslocamento obtido na ponta do balango no caso acima ¢ de 2,148cm para

baixo.

A Figura 9.11 ilustra o carregamento g; em kN apds a execugdo da aduela 8.
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Figura 9.11. Carregamento gl em kN apds a execucao da aduela 8

A Figura 9.12 mostra o diagrama de momento fletor de carga permanente (fase

construtiva) apos o lancamento da aduela 8.

M2 MOMENT *107-3 (kN*meter)

ENWSUIo N0 O

Figura 9.12. Diagrama de momento fletor em kN.m de carga permanente gl apds a execucio da

aduela 8

A Figura 9.13 mostra a deformada da estrutura apds o lancamento da aduela 8.

VAN S

Figura 9.13. Deformada da estrutura apo6s o lancamento da aduela 8

O deslocamento obtido na ponta do balango no caso acima ¢ de 18,321cm para

baixo.

A Tabela 9.3 ilustra os valores de momento fletor e tensdes nas bordas inferior
e superior da secdo S10 apos o lancamento de cada aduela. Utiliza-se para as tensdes sinal

positivo quando for de compressdo e sinal negativo quando for de tragao.
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Tabela 9.3. Momento fletor e tensoes devido ao peso proprio (g;) em S10

ApoOs o lancamento | M, (kN.m) Oc,inf (KN/M?) | 6csup (KN/mM?)
da aduela

Disparo 4814 328,60 -334,07
1 12424 848,05 -862,28
2 23225 1585,32 -1611,73
3 36824 2513,58 -2555,45
4 52838 3606,69 -3666,76
5 70931 4841,71 -4908,72
6 90810 6198,63 -6301,87
7 112222 7660,20 -7787,79
8 134980 9213,65 -9367,11

A Tabela 9.4 ilustra os valores de momento fletor e tensdes nas bordas inferior

e superior da se¢do S15 apos o lancamento de cada aduela posterior a esta secao.

Tabela 9.4. Momento fletor e tensoes devido ao peso proprio (g;) em S15

Apos o lancamento Mg (kN.m) Gc,inf (KN/M?) | 6cup (KN/M?)
da aduela
5 1494 264,89 -209,54
6 5743 1018,26 -805,47
7 12400 2198,58 -1739,13
8 21300 3776,60 -2987,38

A Tabela 9.5 mostra os valores de deslocamentos no centro do vao ( vao de

langcamento da cada aduela.
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Tabela 9.5. Deslocamentos devido ao carregamento g;

Apos o lancamento | Centro do vao Ponto extremo do
da aduela de 28m (cm) balanco (cm)
Disparo -0,385 +0,211
1 -0,326 +0,186
2 -0,244 -0,111
3 -0,139 -0,83
4 -0,016 -2,148
5 +0,123 -4,277
6 +0,276 -7,468
7 +0,44 -12,025
8 +0,615 -18,321

* Sinal negativo: deslocamento para baixo; sinal positivo: deslocamento para
cima.

O limite de deformagdo para este tipo de estrutura ¢ 1 (vao)/ 350. Como o vao ¢
40 m o limite seria % = 11,4 cm, ou seja, a deformagdo encontrada de 18,3 cm esta acima

do limite admissivel, assim esta estrutura nao poderia ser em concreto armado como a ponte
Emilio Baumgart. Porém, neste caso, a protensdo conduz a uma flecha em sentido contrario,

reduzindo o valor da flecha total e atendendo ao limite.

9.1.2 CARGAS ACIDENTAIS E SOBRECARGAS (g ¢ q)

Para o estudo dos esforgos solicitantes devido as cargas acidentais e
sobrecargas (g, e q) deve-se seguir o que ja foi explicado em 4.1. Inicialmente deve-se
considerar a estrutura como sendo continua, pois na aplicacdo destas cargas ja houve o

fechamento da estrutura (Figura 9.3).

A carga permanente g, corresponde a pavimentagdo (7 cm de espessura) € a
protecdo lateral, possuindo no total o valor de 44,4 kN/m. A Figura 9.14 mostra o diagrama de

momento fletor para o carregamento g.
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Figura 9.14. Diagrama de momento fletor em kN.m para carga permanente g,

Para o calculo dos momentos méximos e minimos devido a carga vertical
pode-se carregar a linha de influéncia de momento fletor, ilustrada na Figura 9.15 e na Figura
9.16. A Tabela 9.6 e a Tabela 9.7 mostram as ordenadas da linha de influéncia de momento

fletor para a se¢ao S10.

14368

g

Figura 9.15. Linha de influéncia (L.I.) de momento fletor em S10
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Tabela 9.6. Ordenadas da Linha de Influéncia de Momento Fletor para a secdo S10

Sec¢ao Vao OrdenadadalL.l.
SO 0 0
S1 2,8 -0,21
S2 5,6 -0,42
S3 8,4 -0,6
S4 11,2 -0,74
S5 14 -0,82
S6 16,8 -0,83
S7 19,6 -0,78
S8 22,4 -0,63
S9 25,2 -0,37

S10 28 0
S11 34 -4,7
S12 38 -7,43
S13 42 -9,78
S14 46 -11,7
S15 50 -13,14
S16 54 -14,06
S17 58 -14,39
S18 62 -14,13
S19 66 -13,3
S20 68 -12,7
S21 70 -11,98
S22 74 -10,33
S23 78 -8,57
S24 82 -6,85
S25 86 -5,25
S26 90 -3,84
S27 94 -2,63
S28 98 -1,62
S29 102 -0,83
S30 108 0
S31 110,8 0,24
S32 113,6 0,4
S33 116,4 0,5
S34 119,2 0,54
S35 122 0,52
S36 124,8 0,47
S37 127,6 0,38
S38 130,4 0,26
S39 133,2 0,13
S40 136 0
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Figura 9.16. Linha de influéncia (L.I.) de momento fletor em S15

Tabela 9.7. Ordenadas da Linha de Influéncia de Momento Fletor para a se¢ao S15

102

Seg¢do Vao OrdenadadalL.l.
SO 0 0
S1 2,8 -0,11
S2 5,6 -0,23
S3 8,4 -0,33
S4 11,2 -0,41
S5 14 -0,45
S6 16,8 -0,46
S7 19,6 -0,43
S8 22,4 -0,35
S9 25,2 -0,2

S10 28 0
S11 34 0,71
S12 38 1,42
S13 42 2,34
S14 46 3,51
S15 50 4,91
S16 54 2,78
S17 58 0,96
S18 62 -0,44
S19 66 -1,39
S20 68 -1,7
S21 70 -1,89
S22 74 -2,03
S23 78 -1,92
S24 82 -1,67
S25 86 -1,37
S26 90 -1,04
S27 94 -0,74
S28 98 -0,47
S29 102 -0,24
S30 108 0
S31 110,8 0,07
S32 113,6 0,12
S33 116,4 0,15
S34 119,2 0,16
S35 122 0,15
S36 124,8 0,14
S37 127,6 0,11
S38 130,4 0,08
S39 133,2 0,04
S40 136 0
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A Figura 9.17 mostra os valores dos carregamentos que definem o trem tipo

longitdinal aplicado na estrutura.

Ll
k’E=75 CORTE A4

i I PEE?El lPE;?E P'=150 ki
LRG0 W W

p =9x(13-3 §=4610m

fidiTi]
p=5_ kN/m? 150 o E
11211 7 - — B ks W L0 W Y
T T il
I 3 1
W
| CORTE HA
B A -
TEEM TIFQ LONGITUDINAL
PE'=15G P =ix{13-0,8=611N/m
R ==y
I:"1- - p" o o 1 -I ’-i"'“‘“w""
b i L
r r 1

1.0 kN/m 46,00 41 1.0 kim

RN AR R AR AR R A RN AR RN AR RRRRRRRAREARR AR AR RRRRRRRAN

150.0 kM
SO0 kN
SO0 kM

A A

I
P

Figura 9.17. Trem Tipo Longitudinal (TTL)
» Cdlculo dos coeficientes de impacto:
-Para vao de 28m: ¢ = 1,4 -0,007 x 28 = 1,2;
-Para vao de 80m: ¢ = 1,4 -0,007 x 80 = 0,84, portanto adotado ¢ = 1,0.

Tabela 9.8. Momentos fletores de carga permanente (g2) e carga acidental (q)

Secdo|Mg2 (kN.m)|Mq min (kN.m)| Mg max (kN.m) | $.Mq min (kN.m) | $.Mq max (kN.m)
S10 -27998 -44211,4 801,2 -53053,68 961,44
S15 40 4423,5 5832,9 5308,2 6999,48
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9.2 TRACADO DOS CABOS

Sao utilizadas duas unidades de protensao: 12 ®1/2” ¢ 7 ®1/2”. A érea de cada
cordoalha de %2’¢ de 0,987cm?.

Para defini¢do do tracado dos cabos deve-se conhecer o diagrama de momentos
fletores, pois o tragado do cabo representante deve seguir a forma do diagrama de momento

fletor.

Para efeito de pré-dimensionamento pode-se considerar o cabo representante
como sendo o cabo protendido apds o lancamento da aduela 4 (se¢do S15), pois € uma se¢ao
intermediaria da estrutura, fornecendo um valor médio dos esfor¢os no cabo durante o

processo construtivo como um todo.

Segundo CARVALHO (2009) nas pontes em balangos progressivos deve-se
utilizar curvaturas com raios proximos aos raios minimos. Neste exemplo ¢ considerado o raio

como sendo o raio minimo para o cabo de 12 @ '5”, ou seja, 8m.

Considera-se que a curvatura ¢ dada por uma fung¢do de 2° grau, uma

circunferéncia, facilitando a determinacao dos angulos e coordenadas.

A Figura 9.18 ilustra o tragado genérico de um cabo com sua geometria.

So 05L S
Sext Sy Sy S3 S4
— —————
L A
AV \O< : representante
D I N
\ [ —
- X - L
R
R
O]

Figura 9.18. Geometria do arco de circunferéncia (Fonte: CARVALHO, 2009)

A partir da geometria da Figura 9.18 CARVALHO (2009) obteve as seguintes

formulas basicas:

x=Rsena (9.1)
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y=R—-Rcosa(9.2)

R %2 +y2
2y (9.3)
X
tanoo = —
R-y (9.4

Adotando a trajetoria do cabo representante como a apresentada na Figura 9.19
pode-se estudar os dngulos necessarios para que o raio minimo seja atendido. Neste caso, a
trajetoria do cabo representante, na maior parte do vao inicial, estd no eixo da se¢do, sendo
assim protensdo centrada, isto se deve ao fato deste vao ser de equilibrio e curto, assim a
protensao centrada gera uma tensdao de compressao de intensidade sufuciente para anular a

tensao de tracao existente.

S0 S1 S2 S3 S4 S5 S6 S7 S8 S9 S10 S11 S12 S13 Si14 815
1 adﬁ%ela adélela adg) cla [adue

I R N R A A N A N | | | |
2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80 2.80  6.00 | 4.00 | 4.00 | 4.00 | 4.00 |

- 28.00 -

H Cabho corrigido
M Tracado do cabo

Figura 9.19. Trajetoria do cabo representante apos o lancamento da aduela 4 (Fonte: PAN,
2009)

Partindo-se da extremidade da aduela visando garantir o raio minimo do cabo,

inicia-se considerando a hipotese que o trecho curvo fique apenas entre as se¢des S14 e S15:

255
H2 = — = 10,5 =117¢cm
_ x224+h22
R2 = 2h2
R2 = &%+ 117" | po — 18,64cm
2x1,17
_ 6,5 ~ .
tgh2 = Teea_iiy "~ 02=2041
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Tem-se que a extremidade do cabo na secdo S15 assim como na se¢do SO
encontra-se no C.G. da secdo, pois se 0 mesmo se encontrasse em qualquer posicao diferente,

ocorreriam esfor¢os que poderiam comprometer o equilibrio da estrutura.

De acordo com CARVALHO (2009), deve-se deixar no minimo 1 metro de
distancia horizontal em relagdo a extremidade, de forma que este trecho tenha cabo reto,

visando a ancoragem.
Assim, tem-se:

20,41
2

_ 0
CD = RZ.tanE — D'D = 18,64 .tan — 1= 2,35

h2' = CD’.send = 2,35 .sen 20,41 = 0,821

x2' = CD’. (1 + cos0) = 2,35 (1 + cos 20,41) = 4,55

RY — 4,55 + 0,8212  13.03m > 8
T T 2084  moem
tgh2' = %q 02'=20,43°

Obs: a nova trajetoria estd representada em azul na Figura 9.20.

E importante notar o valor do dngulo de saida do cabo. O mesmo nio pode ser
muito alto, pois dificulta a colocagdo da ancoragem do mesmo na peca e também o
posicionamento do macaco para efetuar a protensdo. A Figura 9.20 traz uma representacao

grafica dos calculos efetuados acima.
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. S11 S12 S13;;S14
a e
QJ/L

H Cabo corrigido
® Tracado do cabo

02

Figura 9.20. Representacio grafica dos calculos efetuados para o trecho de cabo curvo (Fonte:
PAN, 2009)

Analogamente para o trecho do primeiro tramo (entre SO e S10), adotando o

trecho de deflexdo entre S5 e S10, tem-se:
hl =h2 - 2a

hl = 255 —21 = 231cm

h
k= > = 115,5cm

2,8
X1=2.2,8+7=7cm

_ 72 + 11,1552

2 1155 =21,78cm > 12m

tghl = 01 = 18,74°

_—_—
21,78 — 1,155

A Figura 9.21 traz a representagdo grafica dos calculos efetuados

anteriormente.
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S5 S6 S7 S8 S9 SI0 S11

L

SRR

o1

D1
Figura 9.21. Representacio grafica dos calculos efetuados para o trecho do cabo em deflexdo

(Fonte: PAN, 2009)

9.3 CALCULO DAS PERDAS IMEDIATAS

Neste item sdao calculadas as perdas de protensdo imediatas do cabo
representante, sendo: por atrito cabo-bainha e por acomoda¢dao da ancoragem. A perda de
protensdo por deformagdo imediata do concreto ¢ desprezada, visto que nesta etapa de pré-

dimensionamento o nimero de cabos ainda ndo ¢ conhecido e influi pouco.

9.3.1 PERDA DE PROTENSAO POR ATRITO CABO-BAINHA

Para calcular a perda de protensdo por atrito cabo-bainha considera-se que as

duas ancoragens do cabo sdo ativas.

A tensdo inicial aplicada no cabo ¢ 1400 MPa. De acordo com a NBR 6118:

2007, a tensao maxima de protensdo deve ser igual ao menor dos valores:

0,74 fyrr }
0,82. fyyic = 0,82 X 0,9 X foe = 0,74 frp

= 1406MPa (adotado 1400MPa)

= 0,74 X 1900

Os valores da tensdo de protensdo ao longo do cabo representante sao
mostrados na Tabela 9.9 e na Tabela 9.10, sendo a primeira considerando a ancoragem a

esquerda e a segunda a ancoragem a direita.
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Tabela 9.9. Tensio ao longo do cabo apds perdas por atrito (lado esquerdo)

Secdo | x(m) [Ax(m)| a(®) | Aa(®) |Aa(rad)e ****) (MPa)|Fs. e ****) (MPa)
SO 0 0 0 0 0 1,0000 1400,00
S1 2,8 2,8 0 0 0 0,9955 1393,74
S2 2,8 5,6 0 0 0 0,9911 1387,51
S3 2,8 8,4 0 0 0 0,9866 1381,31
S4 2,8 11,2 0 0 0 0,9822 1375,14
S5 2,8 14 0 0 0 0,9778 1368,99
S6 2,8 16,8 19 19 0,3316 0,9110 1275,41
S7 2,8 19,6 0 19 0,3316 0,9069 1269,71
S8 2,8 22,4 0 19 0,3316 0,9029 1264,04
S9 2,8 25,2 0 19 0,3316 0,8988 1258,39
S10 2,8 28 19 38 0,6632 0,8374 1172,37
S11 6 34 0 38 0,6632 0,8294 1161,17
S$12 4 38 0 38 0,6632 0,8241 1153,76
S13 4 42 0 38 0,6632 0,8189 1146,40
S14 4 46 21 59 1,0297 0,7561 1058,57
S15 4 50 0 59 1,0297 0,7513 1051,82

Tabela 9.10. Tensao ao longo do cabo apos perdas por atrito (lado direito)

Secdo | x(m) [Ax(m)| a(®) | Aa(®) |Aa(rad) e * > (MPa)|Fs. e *4**) (MPa)
S15 0 0 0 0 0 1,0000 1400,00
S14 4 4 21 21 0,3665 0,9234 1292,75
S13 4 8 0 21 0,3665 0,9175 1284,50
S12 4 12 0 21 0,3665 0,9116 1276,30
S11 4 16 0 21 0,3665 0,9058 1268,16
S10 6 22 19 40 0,6981 0,8396 1175,44
S9 2,8 24,8 0 40 0,6981 0,8358 1170,19
S8 2,8 27,6 0 40 0,6981 0,8321 1164,96
S7 2,8 30,4 0 40 0,6981 0,8284 1159,75
S6 2,8 33,2 0 40 0,6981 0,8247 1154,57
S5 2,8 36 19 59 1,0297 0,7683 1075,65
S4 2,8 38,8 0 59 1,0297 0,7649 1070,84
S3 2,8 41,6 0 59 1,0297 0,7615 1066,05
S2 2,8 44,4 0 59 1,0297 0,7581 1061,29
S1 2,8 47,2 0 59 1,0297 0,7547 1056,54
SO 2,8 50 0 59 1,0297 0,7513 1051,82

A Figura 9.22 mostra o grafico com as tensdes ao longo do cabo representante
apods as perdas por atrito, a linha verde representa as tensdes finais considerando ancoragem

ativa em ambos os lados.
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1450,00
1400,00 s r-
1350,00 —
1300,00
1250,00 — R

1200,00 7/

1150,00 /EIL.—H \h\
1100,00

1050,00 J¢I=.".—._‘ \b%

1000,00 T T T T T T T T T T T T T T T 1
SO S1 S2 S3 S4 S5 S6 S7 S8 S9 S10 S11 S12 S13 S14 S15

Tensées (MPa)

Secoes
=¢—Ancoragem a esquerda

== Ancoragem a direita

Intersecgao

Figura 9.22. Tensées ao longo do cabo representante apos perdas por atrito

9.3.2 PERDA DE PROTENSAO POR ACOMODACAO DA ANCORAGEM

Foi adotada uma perda de 5 mm no alongamento inicial do cabo de acordo com

o catalogo de perdas de protensdo de SCHMID (1998).

1 =E, XAl =196000 x 0,5 = 98000

Deve-se espelhar a curva de tensdes no cabo, sendo o ponto k (ponto de presa)
o ponto onde a drea entre essas duas curvas ¢ 98000, ou seja, o ponto a partir do qual a

acomodacdo da ancoragem nao influencia mais na tensao.
» Ancoragem a esquerda

Tracando-se uma curva simétrica em relagdo ao ponto S5 obtém-se uma area
igual a 43260, ja em relagcdo ao ponto S6 obtém-se uma area igual a 331478. Assim, conclui-
se que o ponto k indeslocavel estd entre a se¢do S5 e S6. As areas sdo calculadas
considerando figuras geométricas, nestes casos trapézios e tridngulos. Abaixo sdo

apresentados os calculos destas areas.
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wgs = (1400 — 1368,99 + 1393,74 — 1368,99) x 280
+ (1393,74 — 1368,99 + 1387,51 — 1368,99) x 280
+ (1387,51 — 1368,99 + 1381,31 — 1368,99) x 280 + (1381,31
—1368,99 + 1375,13 — 1368,99) x 280 + (1375,13 — 1368,99) X 280
= 43260

wse = (1400 — 1275,41 4+ 1393,74 — 1275,41) x 280
+ (1393,74 — 1275,41 + 1387,51 — 1275,41) x 280
+ (1387,51 — 1275,41 + 1381,31 — 1275,41) x 280
+ (1381,31 — 1275,41 + 1375,13 — 1275,41) x 280
+ (1375,13 — 1275,41 4+ 1368,99 — 1275,41) x 280 + (1368,99
—1275,41) x 280 = 331478

Ao Ao
43260 + Ao x 1400 + > X l, =98000 - Ac X 1400 + > X ly, = 54740

Considerando-se o trecho entre S5 e S6 retilineo, tem-se:

Oss — 0ss _ A 1368,99 — 127541 Ao l 1,496 X A
—_—m - o1 -
280 21, 280 2 7 ’

Substituindo a equagdo acima, tem-se:

A
o X 1400 + 70 X 1,496 X Ao = 54740 - Ao = 38,31MPa

lp = 1,496 x 38,31 = 57,31cm
» Ancoragem a direita

Tragando-se uma curva simétrica em relacdo ao ponto S11 obtém-se uma area
igual a 91985,7, ja em relagdo ao ponto S10 obtém-se uma area igual a 455994,9. Assim,
conclui-se que o ponto k indeslocavel estd entre a segdo S10 e S11. As areas foram calculadas
considerando figuras geométricas de trapézios e tridngulos, assim como nos célculos da

ancoragem a esquerda.

Ao Ao
91985,7 + Ao x 1600 + > X 1o =98000 - Ac X 1600 + > X ly =6014,3
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Considerando-se o trecho entre S10 e S11 retilineo, tem-se:

Os11 — Os10 . Ao 1268,16 - 1172,37 Ao

e == 5, =3132 %A
600 21, 600 20, o

Substituindo a equagdo acima, tem-se:

Ao
o %X 1600 + > X 3,132 X Ao = 6014,3 » Ag = 3,74MPa
lp =3,132%x3,74 =11,71cm

A Figura 9.23 mostra as tensdes ao longo do cabo representante apds perdas

por atrito e ap0ds as perdas iniciais.

1450

1400

1350 /

[EEN
w
o
o

[EEN
N
w1
o

Tensdo (MPa)

1200

1150 \

1100 T

T T T 1

0 10 20 30 40 50

== Tensdes apods perdas por atrito Posi¢do (m)

== Tensdes apods perdas iniciais

Figura 9.23. Tensoes ao longo do cabo representante

A Tabela 9.11 traz em forma de tabela os valores das tensdes apos perdas de

protensao inicias ao longo do cabo representante.
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Tabela 9.11. Tensdes ao longo do cabo representante apds perdas iniciais

Secao Posicao | Tensao

SO 0 1299.667

S1 2.8 1305.925

S2 5.6 1312.155

S3 8.4 1318.357

5S4 11.2 1324.532

S5 14 1330.679

S5' (ponto de presa) | 14.5731 | 1349.836
S6 16.8 1275.413

S7 19.6 1269.712

S8 22.4 1264.036

S9 25.2 1258.386

S10 28 1172.37

S10' (ponto de presa) | 28.1337 | 1266.025
S11 34 1264.422

S12 38 1256.279

S$13 42 1248.085

S14 46 1239.838

S$15 50 1132.583

9.4 CALCULO DAS PERDAS AO LONGO DO TEMPO

Neste capitulo sdo calculadas as perdas de protensdo ao longo do tempo do
cabo representante, sendo: por fluéncia, retragdo e relaxacdo do aco. Usa-se neste caso o
procedimento simplificado de céalculo das perdas em que se considera cada uma das perdas
atuando isoladamente. Para realizar este calculo determinam-se os coeficientes de fluéncia e
retragdo conforme formulas apresentadas pela NBR 6118: 2007, que se encontram nos anexos

A e B. A Tabela 9.12 mostra os resultados encontrados para estes coeficientes.
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Tabela 9.12. Coeficientes de fluéncia e retracao

Dados

Area da secio de concreto Ac]  77700{cm®
Perimetro da secio em contato com o ar (T) 1810)em
Ambiente e material

Umida relativa do ar (U) 75| %
Temperatua média (T) 20|graus C
Abtimento do concreto (slamp) 7|lcm

1CPIlleV 2CPlell 3 CPV-ARI

]

Tipo do cimento utilizado

Idade do concreto
1o inicio do perido considerado (t0) 5
no final do perido considerado (t) 10000

Resultados

Coeficiente de fluéncia ®(t t0) 2,323
Retragio do concreto £cs(tt0)| 1,79E-04

Fonte: INFORSATO, 2009

9.4.1 PERDA DE PROTENSAO POR RETRACAO

Inicialmente imagina-se que exista a retracdo livre e assim o encurtamento do
conreto de uma secdo estudada igual a g (tp,o0). Quando ha aderéncia entre o concreto e a
armadura este encurtamento corresponderd a um encurtamento na armadura e,

consequentemente, uma perda de tensao dada pela equagao 9.5.
Ao, s = E) X £5(0,5) (9.5)
Onde: Agy, 5 - Perda de protensdo devido a retragdo,
E, - modulo de elasticidade do ago de protensao;

&s(0,5) - deformagdo especifica de retragao do concreto.

Aoy s = 196000 x 1,79 X 10~* = 35,08 MPa

9.4.2 PERDA DE PROTENSAO POR FLUENCIA

Da mesma maneira que a retragdo imagina-se que exista a fluéncia pura e
assim o encurtamento do concreto de uma sec¢do estudada igual a &c(tp,0). Quando ha
aderéncia entre o concreto € a armadura este encurtamento correspondera a um encurtamento

na armadura e, consequentemente a uma perda de tendo dada pela equagao 9.6.
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E
Ao, = E—’Z X 0¢g,g X ¢(0,5) (9.6)
Onde: Agy, .- perda de protensdo devido a fluéncia do concreto;
E. - mddulo de elasticidade do concreto;

E, - modulo de elasticidade do ago de protensao;

Ocg,g - tensdo que ocorre no concreto no nivel do centro de gravidade da

armadura de protensdo devido a cargas permanentes inclusive a protensao.

@ (0, 5)- coeficiente de fluéncia do concreto no tempo infinito.
E. =0,85%5600 X /f. = 0,85 % 5600 X V26 = 24271,33 MPa

N,. 82 Zngi
JCG,g = + p[ - I .e
c

:l>|~62:

Onde: N,, - forga de protensio;

A, - area da secao transversal;

e - excentricidade dos cabos de protensao;

I - inércia da secdo transversal;

M, - momento fletor devido a cargas permanentes inclusive a protensdo.

Como o célculo das perdas de protensdo do cabo representante ¢ uma etapa
anterior ao pré-dimensionamento do numero de cabos, 0 mesmo ainda ndo ¢ conhecido, assim
adota-se ocg como 5 MPa. Apods a determinacdo do nimero de cabos na peca, calcula-se a
tensdao no centro de gravidade da armadura, verificando assim se o valor da tensdo adotado

estd coerente e caso ndo esteja deve-se recalcular esta tensdo e a perda por fluéncia do

concreto.
A = 196000 X 5% 2323 =938 MP
%c = 2427133 0es = 2o,0 M

9.4.3 PERDA DE PROTENSAO POR RELAXACAO DO ACO

A relacdo abaixo da o nivel de tensdo na armadura.

Oy 1132,58 — 0.60
~ fpe 1900

r
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De acordo com a NBR 6118: 2007 o valor 900 € 1,5 (agos de relaxagao baixa)

para 6, = 0,6 fyu.. Assim, para o tempo infinito tem-se:
Voo = 2,5 X W1000 = 2,5 X 1,46 = 3,65%
Aoy, = 0, X e, = 1132,58 X 0,0365 = 41,37MPa
Assim, as perdas totais de protensao ao longo do tempo se resumem a:
Ao, = 35,08 +93,8 + 41,37 = 170,25 MPa
Op = 1132,58 — 170,25 = 962,33 MPa

962,33
1400

% perdas totais = 1 — = 31,3%

A Tabela 9.13 mostra os valores das perdas de protensdo por relaxagdo do ago

ao longo do cabo representante.

Tabela 9.13. Perdas de protensao por relaxacio

Se¢do r Y1000 Yoo | Agy:(MPa)
SO 0,68 | 2,34 5,85 76,04
s1 0,69 | 2,37 5,93 77,48
S2 0,69 | 2,41 6,02 78,93
s3 0,69 | 2,44 6,10 80,38
s4 0,70 | 2,47 6,18 81,83
S5 0,70 | 2,50 6,26 83,29
S6 0,67 | 2,21 5,53 70,55
S7 0,67 | 2,18 5,46 69,28
S8 0,67 | 2,15 5,38 68,03
S9 0,66 | 2,12 5,31 66,79
S10 | 0,62 | 1,67 4,18 48,96
S11 | 0,67 | 2,15 5,39 68,12
s12 | 0,66 | 2,11 5,28 66,33
S13 | 0,66 | 2,07 5,17 64,55
S14 | 0,65 | 2,03 5,06 62,78
S15 | 0,60 | 1,46 3,65 41,37

A Tabela 9.14 traz os valores das tensdes de protensdo ao longo do cabo

representante e as porcentagens de perdas de protensao totais no tempo infinito.
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Tabela 9.14. Tensoes de protensao finais e % de perdas totais

Secdo | o,o0 (MPa) | % Perdas Totais
SO 1094,75 22%
S1 1099,56 21%
S2 1104,35 21%
S3 1109,10 21%
S4 1113,82 20%
S5 1118,51 20%
S6 1075,98 23%
S7 1071,55 23%
S8 1067,12 24%
S9 1062,71 24%

S10 994,53 29%
S11 1067,43 24%
S12 1061,07 24%
S13 1054,65 25%
S14 1048,18 25%
S15 962,34 31%

9.5 DETERMINACAO DE Ap

Para a determinagdo da armadura de protensdo considera-se a se¢ao S10

(apoio) por ser a secao mais solicitada.

A primeira determinacdo ¢ feita no tempo zero, quando a estrutura ainda ¢
isostatica. Determina-se a forca de protensdo (Np) nesta situacdo, onde as tensdes nas bordas
inferior e superior deve ser maior que 0 (ndo hé tragdo) e menor que 0,7 x fix (0 <0 < 0,7 X

26 = 18,2 MPa).

A distdncia do centro de gravidade C.G. dos cabos a borda superior ¢
considerada, como no projeto original da ponte, igual a 24,5 cm e portanto a execentricidade
€ =YsYeg= 2,02 -0,245 = 1,775 m.

A tensdo na borda superior ¢ dada pela expressao a seguir:

Xe M

N
O_S — _p i |4 i g1
A Wy W
N, N, x1775 134980
0< + - < 18200 — 46088,35 kN < N,, < 135636,59 kN

12,49 14,41 14,41

A tensdo na borda inferior ¢ dada pela expressao a seguir:
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Ny Ny x1775 134980
12,49 14,65 14,65

< 18200 —» —218665,31 kN < N,, < 224196,31 kN

A segunda determinagao ¢ feita no estado limite Gltimo, no tempo infinito.

O pré-alongamento ¢ determinado através da Lei de Hooke:

_ Opsiot=co _ 994,53

= — = 0,
& 196000 ~ °07%

p Ep

M; = 1,35 X% (Mg1 + Mgz) + 1,5 X Mq + 1,0 X Mfechamento

O momento de fechamento foi estimado como sendo 10% do momento fletor

apods o lancamento da ultima aduela.
M, = 1,35 x (134980 + 27998) + 1,5 x 53053,68 + 1,0 x 13498 = 313098,82 kN.m

Mg
b, X d? X f.4

KMD =
Onde: M4 — momento fletor de calculo;
by — largura;

d — altura util;

f.q— resisténcia de calculo do concreto.

T r0.25
- xco
f %ﬁ i m

4—?. 35—

b= 7.40

Figura 9.24. Secao transversal S10
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d =4-0,245 = 3,755m

313098,82
KMD = = 0,162

26000
2 -
7,4 X 3,755% X 14

De acordo com a Tabela C.1 do anexo C obtém-se KX = 0,132.

X X
KX _E_) 0,2723 —ﬁ—)x = 1,02m

Onde: x — posicdo da linha neutra.

Como x = 1,02 m ¢ superior a espessura da laje inferior de 0,6 m a secdo ¢

calculada como se¢do T.

» Calculo de M; — momento resistido pelas abas:
hy
M; = 0,85 X foq X hy X (bs — by,) X (d—;)

Onde: hy— espessura da mesa;
b¢— largura da mesa;

by — largura da alma.

26000
1,4

)

6
M; = 0,85 x > ) = 196342,71 kN.m

x 0,6 % (7,4—0,7%2) X (3,755 -

» Cdlculo de M — momento resistido pela alma
M, = M; — M; = 313098,82 — 196342,71 = 116756,11 kN.m

116756,11
KMD = =0,318

0,7 X 2 x 3,7552 x %

De acordo com a Tabela C.1 do Anexo C obtém-se KZ = 0,7485 e g =
2,0672%e.

& =& +& = 0,507 + 0,26072 = 0,768%

Com o valor da deformagao obtida e a partir da Tabela 9.15 obtém-se valor da

tensao no ago.

foa = 1427 MPa
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Tabela 9.15. Tensdo no aco (MPa) com E,= 195000 MPa (Fonte: CARVALHO, 2007)

€ (o) | 5,25 | 6,794 | 7,438 | 8,167 | 9,00 | 9,962 | 10,00 | 12,50 | 15,00 | 17,50

CP 175 | 1025 | 1264 | 1316 | 1344 | 1365 | 1368 | 1368 | 1378 | 1388 | 1397

CP 190 | 1025 | 1314 | 1411 | 1459 | 1482 | 1486 | 1486 | 1496 | 1507 | 1517

€ (%0) | 20,00 | 22,50 | 25,00 | 27,50 | 30,00 | 32,50 | 35,00 | 37,50 | 40,00

CP 175 | 1407 | 1416 | 1426 | 1436 | 1445 | 1455 | 1464 | 1474 | 1484

CP 190 | 1527 | 1538 | 1548 | 1559 | 1569 | 1579 | 1590 | 1600 | 1611

A, = M, + M,
P h KZ x d %
(d =) X foa pa
o 196342,71 N 116756,11 803 em?
P 07485 x 3,755 x 1427 o2 cm

(3,755 — 22 x 142,7

Np 142,7 Ny N, = 98363,11 kN
= — - = - —
=4, 76893 P ’

Assim ¢ necessario 344,65 cm? por alma da secdo celular.

Utilizando-se metade dos cabos (k1) de 12 @ '42”e a outra metade dos cabos

(k2) de 7 @ 4" tem-se:
Kl=k2=k
k x11,84+ k X 6,91 = 344,65 - k = 19 cabos por alma
Fazendo 37 cabos de 12 @ /4” tem-se:
19 X 11,84 + k2 X 6,91 = 344,65 - k2 = 18 cabos de 70 1/2" por alma
No total existem na se¢cdo S10 38 cabos de 12 @ '2’e 36 cabos de 7 @ '4”.

A terceira determinacdo a ser feita é no estado limite de servico no tempo
infinito, adotando protensao limitada de acordo com a Tabela 6.1 deve-se verificar o estado
limite de formacdo de fissuras para a combinacdo frequente e o estado limite de

descompressdo para a combinagdo quase permanente.
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» Estado limite de formacgdo de fissuras — combinacdo frequente
Para combinagao frequente y; = 0,5.

Tensdo limite para formacdo de fissuras (tragdo): -1,2 x fum = 1,2 x 0,3 x

V262 = 3,16 MPa = -3160 kN/m>.

Borda superior:

a:&_i_NPXe My, My, Yy XM,
TUAT W, TW, T W, T W
N, N, x 1,775 134980 27998 0,5 x 53053,68
+ — - - > —3160
12,49 14,41 14,41 14,41 14,41
N, = 49157,68 kN
Borda inferior:
. =&in><englng2ilplqu
Wi w, — W, W;
N, N, x 1,775 134980 27998 0,5 x 53053,68
_ > —3160

12,49 14,65 * 14,65 * 14,65 * 14,65
N, <391652,32 kN
» Estado limite de descompressdo — combinagdo quase permanente
Para combinacdo quase permanente y, = 0,3.

Borda superior:

0_&+Np><e Mg1 Mg2 1/;2><Mq
AT W, W, T W, W,

N, N, x 1,775 134980 27998 0,3 X 53053,68

+ - - >
12,49 = 1441 1441 1441 14,41

N, = 61082,63 kN

Borda inferior:

. :&inxenglngzilpZXMq
A W; w, — W, W;
N, N, x1775 134980 27998 0,3 X 53053,68

>
12,49 14,65 * 14,65 * 14,65 * 14,65 -
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N, < 297135,86kN

De acordo com os calculos acima se adota N, como sendo a encontrada no

ELU, assim N, = 98363,11 kN.

A Figura 9.25 mostra o detalhamento da armadura de protensao na secao S10 e

a Figura 9.26 ilustra o detalhe da disposi¢ao dos cabos na se¢do S10.

24,5

10K 1204 2oy 10k

[] +iddecsdonsss +isdoveeontss
A OBBOO LSS = RSt hidrd it
-8 Dae - E.
N e A I
SN ® A SN @A

35 } 150 230 150

L Leo

35 20, |15

‘35

400

330

70 600 70

60

Figura 9.25. Disposicao dos cabos na seciao S10

- ~

/ 705" 120K\

Figura 9.26. Detalhe da disposicdo dos cabos na secio S10

Com a disposi¢do dos cabos definida calcula-se a tensdo Gcgp, € compara-se
com o valor de 5 MPa utilizado no célculo das perdas validando os valores de perdas

encontrados ou recalculando caso o valor seja discrepante.

N.

N

p 14

= 299453 = N, = 69497,36 kN

=, 19 x 2 x 11,844 + 18 X2 X 6,909 P

N, Nyxe: M, +M

p D 91 92
=-£ — X

Ocep 2. = ; e
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_ 6949736 6949736 x (2,02~ 0,245)2 134980 + 27998
9%c6r = 71249 29,06 29,06

x (2,02 — 0,245)
kN

=3144,2— = 3,14 MPa
m

Recalculando a perda por fluéncia com o novo valor de 6cgp tem-se:

196000
Ao

= ————- X 3,14 X 2,323 = 589 MP
Pe24271,33 ¢

Conclui-se que o valor da perda de protensdao por fluéncia € menor que o

calculado inicialmente.

9.6 AVALIACAO DO MOMENTO DE FECHAMENTO

O momento de fechamento ¢ calculado a partir da equagao 7.17, que pode ser

escrita como apresentado em CARVALHO (1987):

A+ B
M=) = 75p
Onde: A = Z nz (Mg+p) X((pll(ltjl?) Pi(tk, t])) X Ax;
B = Z n2 (Mg+p) X((Pl(too t]) @i(tk, t])) Axl.

I

C = an Xi Xfpl(too tx)

X .
12x1; Ax;

D = an ‘Pl(to:) 179 % Axi

Para o calculo do momento de fechamento foi utilizado os cabos descritos em
CARVALHO (1987). A Figura 9.27 mostra o tragcado real dos cabos de protensdao do viaduto

em questao.
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Figura 9.27. Tracado dos cabos de protensao (Fonte: CARVALHO, 1987)
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As formulas para o célculo do momento de fechamento foram programadas em

uma planilha Excel, que encontra-se representada no Anexo D.

A partir dos calculos efetuados obteve-se o valor de 13824,2 kN.m para o
momento de fechamento da estrutura. CARVALHO (1987) encontrou em seus calculos um
valor de 13490 kN.m, ou seja, uma diferenca de 2,4%. O valor encontrado neste trabalho
representa 10,2% do momento fletor de carga permanente da secdo S10. Foi estimado
anteriormente que o momento de fechamento corresponderia a 10% deste momento, assim

confirma-se esta hipotese.
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10 CONSIDERACOES FINAIS E SUGESTOES PARA TRABALHOS
FUTUROS

As obras de arte sdo obras de grande responsabilidade, portanto devem ser
executadas com precisdo e qualidade. Como no Brasil ndo se tem manutengdo a questdo da

durabilidade torna-se mais importante.

Em pontes os valores de esforcos sdo bem maiores que em outras estruturas
usuais, por exemplo, edificios, assim a quantidade de armadura necessaria também acaba
sendo maior. Neste tipo de estrutura existem poucos elementos estruturais, porém com calculo
mais refinado, onde ¢ realizado, assim como o detalhamento de armadura, a cada décimo de
vao. Portanto pode-se perceber que o procedimento ¢ o inverso ao de edificios, onde hd uma
maior quantidade de elementos estruturais com pouca armadura e os célculos sdo mais
simplificados. Isto se deve ao fato deste tipo de estrutura ter um alto custo, dessa forma o
calculo e o detalhamento sdao feitos minuciosamente, de modo que se obtenha uma grande
economia, caso contrario pode-se gerar um grande desperdicio. Desta forma num projeto de
pontes o memorial de célculo é muito extenso, j4 a quantidade de plantas ¢ pequena

comparada a um projeto de edificio.

Outro ponto a ser observado ¢ que a maior parte dos escritdrios projetistas nao
utilizam programas avancados que calculam todas as etapas construtivas e a etapa de
funcionamento da ponte, assim como perdas de protensdo e armaduras necessarias. O que
ocorre na maior parte das vezes ¢ a utilizacdo de planilhas eletronicas (como a do programa
Excel) para o calculo de perdas de protensdo, tensdes e armadura necessaria. Isto se deve em
parte a dificuldade de se otimizar o projeto e também ao fato que had bem menos escritorios de
projeto de pontes e o desenvolvimento de um programa genérico ¢ muito trabalhoso e pouco

rentavel.

O procedimento de dimensionamento de superestruturas de pontes em balangos
progressivos pode ser programado. Espera-se, apds a leitura deste trabalho engenheiros
projetistas podem criar algumas opg¢des de programas computacionais para encurtar o tempo
destinado ao projeto da obra. O programa computacional também facilita o estudo de varias
hipdteses para a mesma obra de arte, variando sua geometria e disposi¢ao dos cabos, podendo

o engenheiro projetista escolher a que melhor se adequa e a mais econdmica, alternando sua
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decisdo entre otimizar a geometria com um maior consumo de ago de protensao ou vice-versa,

analisando para isto o custo dos materiais de acordo com a época de execugdo da obra de arte.

Percebe-se no meio profissional que, mesmo com a facilidade computacional
dos dias atuais, ainda existem muitos engenheiros que estimam as perdas de protensdo. Pode-
se perceber no exemplo numérico apresentado que as perdas de protensdo representam uma
grande parte da tensdo inicial de protensdo, sendo assim de extrema importancia no
dimensionamento do nimero de cabos e com roteiros automatizados ndo seriam dificeis de

serem obtidas.

A etapa de detalhamento da armadura longitudinal também ¢ uma etapa de
grande valia, pois € a partir dela que serda garantido o funcionamento da estrutura, sem que
ocorra rompimento da bainha de protensdo, esmagamento do concreto dentre outras

patologias.

Ainda nos dias atuais percebe-se a grande necessidade de construgdo de pontes
em balangos progressivos, para transporem estradas e rios. O Rodoanel de Sao Paulo conta
com grande nimero deste tipo de obra de arte, pois ¢ uma solu¢do econdmica quando
comparada a pontes estaiadas e vantajosa quando comparada a pontes em vigas pré-moldadas,

pois vence um vao bem maior que este tltimo tipo.

10.1 CONSIDERACOES OBSERVADAS NO EXEMPLO NUMERICO

A estrutura estudada no exemplo numérico ndo poderia ser executada em
concreto armado (como fez Emilio Baumgart em seu projeto pioneiro). A flecha inicial na
ponta do balango ¢ grande e s6 pode ser contida com protensdo. Na pagina 97 ¢ mostrada uma

flecha de 18,32 cm.

Em relagdo ao esforco de flexdo, tomando a se¢dao S10 como referéncia
percebe-se a nitida predominancia do peso proprio. A partir do diagrama de barras
apresentado na Figura 10.1 percebe-se a predominancia do peso proprio nos esfor¢os atuantes
na estrutura. Dai a importancia de se otimizar o pré-dimensionamento das alturas da segdo
para diminuir o consumo de material. Talvez neste problema fosse o caso de se retomar o
projeto considerando alturas menores que as arbritadas anteriormente e verificar com analises
de custo, de deformacao excessiva e questdes dindmicas (vibragdes) se seria possivel outra

solugdo geométrica.
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Momentos fletores em S10

® Mg min

g2

gl

0 20000 40000 60000 80000 100000 120000 140000 160000

Momento Fletor (kN.m)

Figura 10.1. Diagrama de barras de momentos fletores em S10 para cada tipo de carga

Ja quanto ao tracado de cabos pode-se destacar que a condi¢do de ancoragem
dos cabos de 12 @ 2” no C.G. das aduelas conduz, ao se manter o raio minimo, altos valores
de angulo de saida (proximos de 20°). Isto leva a uma perda imediata razoavel, porém

inevitavel.

As perdas do cabo representante na se¢ao S10 foram iguais a:

» Imediatas: % = 0,84 = 16,3% de perdas imediatas
» Diferidas (total): %:0 = 0,71 = 29% de perdas diferidas

Nao haveria como prevé-las sem estes céalculos.

Verificando as condigdes impostas, normativamente, para o ELU no tempo
zero (caso 1); ELU no tempo infinito (caso 2); ELS quase permanente tempo infinito (caso 3)
e ELS frequente tempo infinito (caso 4) chega-se aos diagramas de area necessaria (tensoes

atuantes indicadas) na figura.

» Caso 1: Tempo 0 — ELU; 6, 117,2 kN/cm?

-218665 46088 224196 135636

Forga (kN)

Area (cm?)
1865 393 1913 1157
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» Caso 2: Tempo © — ELU; 6, 142,7 kN/cm?

N, > 98363 kN;
A, >689,3 cm?.

> Casos 3 e 4: Tempo o — ELS; 6, 99,4 kN/cm?

49157 61082 297135 391652
< <
Forcga (kN)
Area (cm?)
494,5 614.5 2989 3940

Pode-se perceber que a condi¢cdo do ELU no tempo infinito ocasiona A, =
689,3 cm?. Havendo interesse esta armadura ativa poderia ser reduzida at¢ A, = 614 cm? e
completada com passiva para atender a condicdo de descompressdo na combinagdo quase
permanente (segunda condi¢do mais desfavoravel). Em geral, por questdo de custo, ¢

preferivel o méximo de protensao.

Quanto ao dimensionamento da armadura o exemplo mostra como ¢ necessaria
uma laje inferior de grande espessura para originar a forca de compressao no concreto. Ainda

com uma boa espessura foi necessario contar com as almas (viga T).

Também hé& uma grande importancia nas misulas entre laje superior e vigas,
que permitem uma acomoda¢do (Erro! Fonte de referéncia nio encontrada.) da armadura
tracionada. A taxa de armadura entre as segdes SO1 e S10 ¢ de:

689,3 x 0,008 x 280

749+ 9,80
)

= 89,7 kgf /m3
) % 2,8

Valor razoavel para protensdo. Ja para concreto armado esta taxa resultaria em

aproximadamente 270 kgf/m?, ou seja, um valor alto e dificil de detalhar.

Por fim pode-se dizer que o objetivo principal deste trabalho foi alcancado,
pois ao chegar ao término do exemplo, usando o procedimento indicado no capitulo 6, obteve-

se uma solu¢do que atende as prescrigdes normativas das normas brasileiras vigentes.
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10.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Sugere-se para trabalhos futuros o enfoque na parte do detalhamento da ponte,
como armadura da secdo transversal, detalhes de ancoragem e caminhamento do cabo ao
longo da viga. Outra sugestao seria o estudo do esforco cortante atuante nestes tipos de pontes
e o funcionamento das chaves de cisalhamento no combate a estes esforcos. Também sugere-
se como estudo a avaliagdo das deformacdes durante o avango das aduelas considerando as

diferentes idades do concreto e a protensao de fechamento do vao.
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Anexo A — Calculo da Perda de Protensédo por Retracéo

ANEXO A - CALCULO DA PERDA DE PROTENSAO POR
RETRACAO

O valor da retragdo entre os instantes ty ¢ t ¢ dado por:
gcs(t' tO) = Ecsoo X [,85 (t) - :85 (to)] (A.1)
Onde: €cs0 = €15 X €25

€15 — coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e da

consisténcia do concreto;

&s — coeficiente dependente da espessura ficticia da pega: &5 =

(36);

33+2xhfic
20,8+3Xhfic

hg. — espessura ficticia em centimetros;
Bs(t) e Ps(to) — coeficientes relativos a retracdo, no instante t e to;
t — idade ficticia do concreto no instante considerado em dias;

to — 1dade ficticia do concreto no instante em que o efeito da retragdao na

peca comega a ser considerado em dias;

t 3 _t 2 _t
(759" +AX (159" +BX (155
t

Lt y3 L2
(To0)” +C* (550 +DX(100

Bs t) =

)+E (A.2);

A =40;

B=116xh’-282xh*+220x h—4,8;

C=25xh’-88xh+40,7;
D=-7,5xh’-585xh?+496 x h—6,8;
E=-169 x h*+ 88 x h* + 584 x h?- 30 x h + 0,8.

Na maioria dos casos apenas a retracdo final (e..) ¢ avaliada, este valor ¢
retirado da Tabela A.1 em fun¢ao da idade ficticia do concreto no instante em que o efeito da

retracao comega a ser considerado.
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Anexo A — Calculo da Perda de Protensédo por Retracéo II

Tabela A.1. Valores numéricos usuais para determinacgao da fluéncia e da retracio (Fonte: NBR

6118:2007)

Fluéncia Retracao
Umidace Dic | 10%157
Ambiente U Abatimento de acordo com a NBR NM 67 v
% cm
0-4 |[5-9 10 - 15 0-4 5-9 10 - 15
Ma agua - 06 0,8 1.0 +1.0 +1,0 +1,0 30,0
Em ambiente muito
(mido imediataments | g 10 |13 16 1.0 13 16 5.0
acima da dgua
Ao ar livre, em geral 70 1.5 2,0 25 25 -3.2 40 1,5
Em ambiente seco 40 2,3 3.0 3.8 4.0 52 6.5 1.0

R e = 4,45 — 0,035U para abatimento no intervalo deScm a9 cm e U = 90%.

#10%45=-6 16 — (L/484) + (L 1 590) para abaimentos de 5cm a9 cm e U< 90%.

B (Os valores de g, & £, para [/ < 90% & ahstimento entre 01 em & 4 em s30 75% menores & para abatimenins entre
10 cm e 15 cm sdo 25% maiores.

My=14+ep(-78+0,1U) paral <90 %.

NOTA - Para efeito de calculo, as mesmas expressdss e os mesmos valores numéricos podem ser empregados no caso de tracdo.
Para o calculo dos valores de fluéncia e retrag 3o, a consisténcia do concreto & zquela correspondente a obtida com o mesmo trago
sem a adigdo de superplastificantes e superfluidificantes.

4

B (t)

1,0 S
0,9 T

J / 1 / / / y
0.8 57/ // // / / /l’/

1 ()
0,7 BT A A ..r/ /

’ O N /1
06 "ﬁb\/} b 4 AL/ / /

’ 3 ’ ] /
05 wa:/ d Q/ 6\/4/ / /|
0.4 // yd g STAREPY ¢

P .
0'3 > f" J/ J’ . Q// 0.:(\/
AT AT A3

0,2 Pz >~ p= LA
0.1 —1 o =
0‘0 — L T HH—

: I

1 3 10 100 1000 10000

|dade ficticia do concreto em dias

Figura A.1. Variacao de By(t) (Fonte: NBR 6118: 2007)

A idade do concreto a considerar ¢ a idade ficticia (a,te), em dias, quando o
endurecimento se faz a temperatura ambiente de 20C e, nos demais casos, quando houver cura

a vapor, a idade a considerar ¢ dada por:
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Anexo A — Calculo da Perda de Protensédo por Retracéo 1

T;+10
30

t=a X Zi X Atef,i (A3)

Onde: a — coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento;
n falta de dados experimentais utiliza-se os valores constantes da Tabela A.2;
T; — temperatura média didria do ambiente, em graus Celsius;

Ateri — periodo, em dias, durante o qual a temperatura média diaria do

ambiente, T;, pode ser admitida constante.

Tabela A.2. Valores da fluéncia e da retracio em func¢ao da velocidade de endurecimento do

concreto (Fonte: NBR 6118: 2007)

Cimento Portland (CP) Fluéncia o Refracao
De endurecimento lento (CP 1ll e CP IV, todas as classes de resisténcia) 1
De endurecimento normal (CP | e CP I, todas as classes de resisténcia) 2 1
De endurecimento rapido (CP V-ARI) 3
Onde:

CP1eCP I-5 - Cimento Porlland comum;

CPII-E, CP II-F & CP llI-£Z — Cimento Portland composto;

CP Il - Cimento Portland de alto forno;

CP IV - Cimento Portland pozolanico;

CP V-ARI - Cimento Portland de alta resisténcia inicial;

RS — Cimento Portland resistente a sulfates (propriedade especifica de alguns dos tipos de cimento citados).
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Anexo B — Calculo da Perda de Protensao por Fluéncia v

ANEXO B - CALCULO DA PERDA DE PROTENSAO POR
FLUENCIA

A fluéncia (&) varia linearmente com a tensdo aplicada e ¢ composta de uma
parte rapida e uma parte lenta. A deformacao rapida (e..,) € irreversivel e a lenta é composta

por uma parcela reversivel (g.q) € uma irreversivel (g.f). Assim:
€cc = Ecca T Eccf T Ecca (B.1)
Portanto tem-se a deformacao total como sendo:
Et =&+ ec= X1+ ¢p)(B.2)
¢ =@q+@r+¢q(B3)
Onde: ¢, — coeficiente de deformacdo rapida;
¢r — coeficiente de deformacao lenta irreversivel;
@4 — coeficiente de deformagdo lenta reversivel.
O calculo da fluéncia leva em consideracao as seguintes hipoteses:

» Deformagao por fluéncia varia linearmente com a tensao;

» Acréscimo de tensdo aplicado em instantes distintos tem os efeitos de
fluéncia superpostos;

» Deformagdo rapida produz deformagdes constantes ao longo do tempo, o
coeficiente @, ¢ funcdo da relagdo entre a resisténcia do concreto no momento
de aplicacdo da carga e a sua resisténcia final;

» Coeficiente de deformacgao lenta reversivel depende apenas da duragdo do
carregamento, seu valor final e seu desenvolvimento ao longo do tempo sdo
independentes da idade do concreto no momento da aplicacdo da carga;

» Coeficiente de deformagao lenta irreversivel depende da umidade relativa do
ambiente (U), consisténcia do concreto no lancamento, espessura ficticia da
peca hge, idade ficticia do concreto no instante da aplicacao da carga e idade
ficticia do concreto no instante considerado;

» Para o mesmo concreto, as curvas de deformacéo lenta irreversivel em fungdo

do tempo, correspondentes a diferentes idades do concreto no momento do
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Anexo B — Calculo da Perda de Protensao por Fluéncia

carregamento, sao obtidas, umas em relagdo as outras, por deslocamento

paralelo ao eixo das deformagdes, conforme Figura B.1.

€
A

ccf

Deformacao lenta irreversivel

toy t tos Tempo

Figura B.1. Variacao de €..«(t) (Fonte: NBR 6118: 2007)

No instante t a deformacdo devida a fluéncia ¢ dada por:

o
Ecc(t,to) = Ecca + Ecca T Ecef = E_CS X @(t ty) (B.4)

c2

Onde: Eqs = 5600 x £, (B.5).

O coeficiente de fluéncia @(t,ty), valido também para a tragao, ¢ dado por:

P(t,to) = P + Preo X [Br () = Br(to)] + Paeo X Ba (B.6)
Onde: t — idade ficticia do concreto no instante considerado, em dias;

to — 1dade ficticia do concreto no instante de aplicagdo do carregamento

unico, em dias;

- _ Je(t), )
0a=0,8x (1 fc(too)) (B.7);

fe(to)

N ¢ funcao do crescimento da resisténcia do concreto com a idade;
c\too

Pfo = P1c X Q2 (B.8) - valor final do coeficiente de deformagao lenta

irreversivel;

¢1c - coeficiente que depende da umidade relativa do ambiente e da

consisténcia do concreto, dado na Tabela A.1;

Vanessa dos Santos Lima (2011)



1,0
0,9
0,8
0,7
0,6
0,5
0,4
0,3
0,2

0,1
0,0

Anexo B — Calculo da Perda de Protensao por Fluéncia VI

@2 - coeficiente que depende da espessura ficticia (hg.) da peca,

_ 42+hfic

P2c = J03ng B0

2XAc

heic =y X (B.10);

Uar
vy — coeficiente que depende da umidade relativa do ambiente, dado na

Tabela A.1 (y = 1 + e(Z78+01xU) (B 11));
A, — area da se¢do transversal da peca;

U, — perimetro externo da se¢do transversal da peca em contato com o

ar;

Br (t) ou PBr (to) — coeficiente relativo a deformacdo lenta irreversivel,

funcdo da idade do concreto, obtido na Figura B.2 ou calculado conforme abaixo:

_ (©)2+Axt+B

Br(O) = rroxern®12);

A =42 xh®+ 350 x h? + 588 x h + 113;
B = 768 x h®- 3060 x h2 + 3234 x h — 23;
C =-200 x h*+ 13 x h?2 +1090 x h + 183;

D = 7579 x h®- 31916 x h2 + 35343 x h + 1931;

B (t)
== PTT
et -
oAt A
< A AT
A o Y,
1 .
L'\i}?’:Z//Q /1/ /
A4
n#ga»/ sgrs / ij A
- Iy
S~ 2P
7 - >
é‘z/’ ] —-/
,f -—‘__-_..--
3 10 100 1000 10000

Figura B.2. Variacao de B¢ (t) (Fonte: NBR 6118: 2007)
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Anexo B — Calculo da Perda de Protensao por Fluéncia VI

Q4o - valor final do coeficiente de deformagdo lenta reversivel,

considerado igual a 0,4;
Ba (t) — coeficiente relativo a deformagdo lenta reversivel funcdo do
tempo t- ty decorrido apds o carregamento;

t—to+20
t—to+70

Ba(t) = (B.13).
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Anexo C — Célculo de Armadura Longitudinal de Se¢des Retangulares VIII

ANEXO C - CALCULO DE ARMADURA LONGITUDINAL DE
SECOES RETANGULARES

A Tabela C.1 traz os valores para calculo de armadura longitudinal de sec¢des

retangulares, apresentada em CARVALHO e FIGUEIREDO FILHO, 2007.

Tabela C.1. Valores para calculo da armadura longitudinal de secdes retangulares (Fonte:

CARVALHO E FIGUEIREDO FILHO, 2007)

KM D KX KZ Ec (%0) Es (%)
0,0100 0,0148 0,9941 0,1502 10,0000
0,0200 0,0298 0,9881 0,3068 10,0000
0,0300 0,0449 0,9820 0,4704 10,0000
0,0400 0,0603 0,9759 0,6414 10,0000
0,0500 0,0758 0,9697 0,8205 10,0000
0,0550 0,0836 0,9665 0,9133 10,0000
0,0600 0,0916 0,9634 1,0083 10,0000
0,0650 00,0995 0,9602 1,1056 10,0000
0,0700 0,1076 0,9570 1,2054 10,0000
0,0750 0,1156 0,9537 11,3077 10,0000
0,0800 0,1238 0,9505 1,4126 10,0000
0,0850 0,1320 0,9472 1,5203 10,0000
0,0900 0,1403 0,9439 1,6308 10,0000
0,0950 0,1485 0,9406 1,7444 10,0000
0,1000 0,1569 0,9372 1,8611 10,0000
0,1050 0,1654 0,9339 1,9810 10,0000
0,1100 0,1739 0,9305 2,1044 10,0000
0,1150 0,1824 0,9270 2,2314 10,0000
0,1200 0,1911 0,9236 2,3621 10,0000
0,1250 0,1998 0,9201 2,4967 10,0000
0,1300 0,2086 0,9166 2,6355 10,0000
0,1350 0,2175 0,9130 2,7786 10,0000
0,1400 0,2264 0,9094 2,9263 10,0000
0,1450 0,2354 0,9058 33,0787 10,0000
0,1500 0,2445 0,9022 3,2363 10,0000
0,1550 0,2536 0,8985 33,3391 10,0000
0,1600 0,2630 0,8948 3,5000 99,8104
0,1650 0,2723 0,8911 3,5000 99,3531
0,1700 0,2818 0,8873 3,5000 8,9222
0,1750 0,2913 00,8835 3,5000 8,5154
0,1800 0,3009 0,8796 3,5000 8,3106
0,1850 0,3106 0,8757 3,5000 77,7662
0,1900 0,3205 0,8718 3,5000 7,4204
0,1950 0,3305 0,8678 3,5000 7,0919
0,2000 0,3405 0,8638 3,5000 6,7793
0,2050 0,3506 0,8597 3,5000 6,4814
0,2100 00,3609 00,8556 3,5000 6,1971
0,2150 00,3714 0,8515 3,5000 5,9255
0,2200 0,3819 00,8473 3,5000 5,6658
0,2250 0,3925 0,8430 3,5000 5,4170
0,2300 0,4033 0,8387 3,5000 5,1785
0,2350 0,4143 0,8343 3,5000 4,9496
0,2400 0,4253 00,8299 3,5000 44,7297
00,2450 0,4365 0,8254 3,5000 44,5181
0,2500 0,4479 0,8208 3,5000 44,3144
0,2550 0,4594 0,8162 3,5000 44,1181
0,2600 00,4711 0,8115 3,5000 3,9287
0,2650 0,4830 0,8068 3,5000 3,7459
0,2700 0,4951 0,8020 3,5000 33,5691
0,2750 0,5074 00,7970 3,5000 33,3981
0,2800 0,5199 0,7921 3,5000 3,2324
0,2850 0,5326 0,7870 3,5000 3,0719
0,2900 00,5455 0,7818 3,5000 2,9162
0,2950 0,5586 00,7765 3,5000 2,7649
00,3000 00,5721 0,7712 3,5000 2,6179
0,3050 0,5858 00,7657 3,5000 2,4748
0,3100 0,5998 00,7601 3,5000 2,3355
0,3150 0,6141 0,7544 3,5000 2,1997
0,3200 0,6287 0,7485 3,5000 2,0672
0,3300 0,6590 00,7364 3,5000 1,8100
0,3400 0,6910 0,7236 3,5000 1,5652
00,3500 00,7249 00,7100 3,5000 1,3283
0,3600 0,7612 0,6955 3,5000 1,0983
0,3700 0,8003 0,6799 3,5000 0,8732
0,3800 0,8433 0,6627 3,5000 0,6506
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IX

Anexo D — Planilha de Célculo do Momento de Fechamento

I'4

PLANILHA DE CALCULO DO MOMENTO DE

ANEXO D

FECHAMENTO

A Tabela D.1 mostra a planilha Excel utiilizada para a determinacdo do

momento de fechamento do exemplo numérico apresentado.

do Momento de Fechamento

inacao

Tabela D.1. Planilha Excel para Determ
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