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RESUMO

Este trabalho busca unir os conceitos de pontes e concreto protendido por meio do projeto
de uma longarina de ponte em grelha construida com o sistema de pos-tracao. Para isso, foi
feita uma adaptacao do projeto didatico proposto pelos professores Fernando Reboucas Stucchi
e Kalil José Skaf, da Escola Politécnica da Universidade de Sdo Paulo, considerando o novo
modelo de calculo do coeficiente de impacto disposto na ABNT NBR 7188:2013. Além disso,
as longarinas foram solidarizadas por uma transversina intermediaria, permitindo assim a
utilizagdo do Processo de Leonhardt. A partir da comparacdo entre o projeto original € o
trabalho aqui desenvolvido, pdde-se perceber que a simplificagdo da linha de influéncia
proposta por Leonhardt ndo gera grandes interferéncias nos resultados, além de salientar a
importancia da consideragao do novo modelo de calculo do coeficiente de impacto. Percebeu-
se uma variacdo na forca cortante da se¢do do apoio devido ao coeficiente de impacto nesta
secdo. Além disso, tem-se uma pequena variagdo nos momentos devidos a carga permanente

as cargas variaveis, que podem ser devido a aplicacdo do Processo de Leonhardt.

PALAVRAS CHAVES: Concreto protendido. Ponte em vigas multiplas. Processo de
Leonhardt.



ABSTRACT

This work seeks to unite the concepts of bridges and prestressed concrete trough a project
of a girder of a bridge in multiple stringers constructed with the post-traction system. For that,
an adaptation of the project proposed by professors Fernando Rebougas Stucchi and Kalil José
Skaf, from the Escola Politécnica da Universidade de Sao Paulo, was made considering the new
calculation model of the impact coefficient established in ABNT NBR 7188: 2013. In addition,
the stringers were joined by an intermediate transverse, thus allowing the use of the Leonhardt
Process. From the comparison between the original project and the work developed here, it can
be seen that the simplification of the line of influence proposed by Leonhardt does not generate
major interferences in the results, besides emphasizing the importance of considering the new
model of calculation of the coefficient of impact. A variation in the shear force of the bearing
section was observed due to the impact coefficient in this section. In addition, there is a small
variation in the moments due to the permanent load and variable loads, which may be due to

the application of the Leonhardt Process.

KEYWORDS: Prestressed concrete. Bridge in multiple stringers. Leonhardt Process.
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12

1 INTRODUCAO

1.1 Generalidades sobre o assunto

Ao se deparar com desafios como transposigdes de rios ou vales, o homem precisou desenvolver
estruturas que lhe permitisse superar tais obstaculos. Com o passar dos anos, surge o desejo ¢ a
necessidade de se vencer vaos cada vez maiores por meio de pontes e viadutos. A historia da
construgdo dessas obras de arte tem inicio ja antes de Cristo, quando chineses € romanos

construiam abdbadas de pedra para transpor obstaculos.

“Em 1846, o filho do inventor da locomotiva, Robert Stephenson, construiu a Ponte Britannia,
a primeira grande ponte em viga (se¢do celular de ferro forjado) com 141m de vao sobre o
estreito de Menai, na Inglaterra.” (LEONHARDT, 1979). Logo depois comecaram a surgir
grandes pontes em treligas metalicas, seguidas das pontes pénseis. As gigantescas pontes em
balango permitiram a transposicdo de grandes vaos, como a ponte ferroviaria sobre o Firth of

Forth, na Escodcia, no final do século XIX.

Apenas no comego do século XX deu-se inicio a utilizagdo de um novo material na constru¢ao
de pontes e viadutos, o concreto. O uso do concreto armado em pontes em vigas e em portico
data de 1912, enquanto que as pontes em concreto protendido passaram a ser desenvolvidas

somente a partir de 1938.

De acordo com Leonhardt (1983), o material concreto protendido comecgou a ser estudado em
1886 quando P. H. Jackson fez a primeira proposic¢ao de se pré-tensionar o concreto, no entanto,
os ensaios realizados ndo tiveram €xito pois a protensdo era perdida devido aos efeitos de
retracdo e fluéncia do concreto, até entdo desconhecidos. Apenas em 1919, K. Wettstein
fabricou pranchas de concreto com cordas de piano fortemente tensionadas em seu interior,

sendo o primeiro a utilizar ago de alta resisténcia submetido a grandes tensdes.

Contudo, a primeira formulacdo de hipoteses e descricdo correta a respeito do concreto
protendido foram estabelecidas em 1928 por Eugene Freyssinet, responsavel pela execucao da
primeira obra em concreto protendido. Em 1941, Freyssinet projetou a ponte em portico
biarticulado sobre o Marne em Lucancy (Franga), sendo que posteriormente outras cinco pontes

do mesmo modelo foram construidas ao longo do rio Marne.
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O aceleramento das pesquisas e avango do concreto protendido teve inicio a partir de 1949,
devido a inimeras aplicacdes deste material em pontes e grandes estruturas. Este processo levou
a uma competicdo entre engenheiros e construtoras, o que acabou por contribuir com o
desenvolvimento de novas técnicas de protensdo. “Em 1950 realizou-se em Paris a primeira
conferéncia sobre concreto protendido, onde posteriormente a Féderation Internationale de la

Précontrainte (FIP) estabeleceu sua sede.” (LEONHARDT, 1983).

As principais vantagens oferecidas pelo uso do concreto protendido sao:

e Possibilidade de se vencer maiores vaos com estruturas mais esbeltas, portanto com menor
peso proprio, do que o concreto armado;

e Limitagdo das fissuras no concreto, ou mesmo a nao fissuragdo do concreto, o que contribui
para a durabilidade do material;

e Deformagdes muito pequenas;

e FElevada resisténcia a fadiga e;

e A caracteristica de suportar consideraveis excessos de carga sem danos permanentes.

Essas peculiaridades levaram a disseminacdo do concreto protendido como alternativa ao
concreto armado para construcdo de grandes obras, principalmente pontes e viadutos que
precisam transpor grandes vaos. Dessa forma, o presente trabalho busca unir os conceitos de
pontes e concreto protendido por meio de um projeto de uma longarina de ponte em grelha

construida com o sistema de pds-tragao.

1.2 Justificativa
Atualmente a engenharia civil busca vencer grandes desafios com projetos ousados de pontes,
superando vaos cada vez maiores € a0 mesmo tempo a procura de materiais e tecnologias que
possibilitem avancgos a baixos custos. Logo, faz-se evidente a importancia da compreensao dos
materiais utilizados nesses empreendimentos, dentre eles o concreto protendido. Além disso,

este trabalho se justifica por contribuir com a comunidade académica.

1.3 Objetivos
1.3.1 Objetivo geral

O objetivo deste trabalho ¢ adaptar o projeto didatico proposto pelos professores Fernando

Reboucas Stucchi e Kalil José¢ Skaf, da Escola Politécnica da Universidade de Sao Paulo,
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considerando o novo coeficiente de impacto disposto na ABNT NBR 7188:2013 (Carga mével
rodovidria e de pedestres em pontes, viadutos, passarelas e outras estruturas). Além disso, a
estrutura sera solidarizada por uma transversina intermediaria, permitindo assim a aplicagao do

Processo de Leonhardt.

1.3.2 Objetivos especificos

Como objetivos especificos deste trabalho t€ém-se:

e Comparar os resultados obtidos pelo Processo de Fauchart com aqueles encontrados pelo
Processo de Leonhardt ¢;

e Verificar a influéncia do novo modelo de calculo do coeficiente de impacto nos resultados.

1.4 Organizacao do trabalho

Este trabalho esta dividido em 5 capitulos, de acordo com as etapas de pesquisa realizadas,
iniciando-se com este capitulo introdutorio (Capitulo 1), seguido do Capitulo 2, onde ¢
apresentada uma revisdo bibliografica, compreendendo os tdpicos referentes aos principais

assuntos abordados neste trabalho.

O Capitulo 3 contempla a adaptacdo do projeto proposto considerando o novo coeficiente de
impacto e o enrijecimento da estrutura pela transversina intermediéria. Ja no Capitulo 4 tem-se
uma breve discussao acerca dos resultados obtidos, enquanto que no Capitulo 5 sdo abordadas
as principais conclusdes que representam a sintese do conhecimento adquirido durante a

realizagdo deste trabalho.

2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Cargas moveis em pontes rodoviarias
A carga movel rodoviaria padrdo, definida pela ABNT NBR 7188:2013, consiste em um
veiculo tipo de 450 kN de peso total, com seis rodas de 75 kN cada. Os trés eixos de carga sao
afastados entre si de 1,50 m, com area de ocupacgdo de 18 m?. O veiculo ¢ ainda rodeado por

uma carga uniformemente distribuida de 5 kN/m? e pode ser visualizado na Figura 1.
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Figura 1 - Veiculo tipo descrito na ABNT NBR 7188:2013.
Seqdo AA

Fonte: ABNT NBR 7188 (2013)

Para o calculo dos efeitos causados pela carga movel as rodas do veiculo tipo devem ser
colocadas na posi¢ao mais desfavoravel da pista rodovidria, incluindo acostamentos ¢ faixas de
seguranga. A carga distribuida também deve ser aplicada na posi¢ao mais desfavoravel da se¢ao
transversal da ponte. Segundo Marchetti (2008), a obteng@o dos esfor¢os mais desfavoraveis se

déa com a roda do veiculo tipo encostada no guarda-rodas conforme Figura 2.

Figura 2 - Posi¢ao mais desfavoravel do veiculo tipo.
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B 2
Fonte: Marchetti (2008)

Sobre o coeficiente de impacto, este € resultante da multiplicacdo de outros trés coeficientes

definidos pela ABNT NBR 7188:2013 conforme o seguinte:

e Coeficiente de impacto vertical (CIV)
O Coeficiente de impacto vertical vale 1,35 para estruturas com vao menor do que 10 metros.
Para vaos entre 10 e 200 metros tem-se a Equacao 1. J& para as estruturas com vaos superiores

a 200 metros deve-se realizar um estudo especifico para a consideracao deste coeficiente.
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CIV=1+1,06><( (D

Liv+ 50)
Onde:
e Liv =vao em metros, conforme o tipo de estrutura.
= Liv é a média aritmética dos vaos nos casos de vaos continuos e;

» Liv ¢ o comprimento do proprio balango para estruturas em balanco.

e Coeficiente do nimero de faixas (CNF)
Obtido conforme a Equagao 2, este coeficiente ndo se aplica no dimensionamento de elementos

estruturais transversais ao sentido do trafego como lajes e transversinas.

CNF =1—0,05x (n—2) > 0,9 )

Onde:
e n =numero inteiro de faixas de trafego rodoviario. Acostamentos e faixas de seguranc¢a nao

sdo considerados faixas de trafego.

e Coeficiente de impacto adicional (CIA)

“Todas as se¢des dos elementos estruturais a uma distancia horizontal, normal a junta, inferior
a 5,0 m para cada lado da junta ou descontinuidade estrutural, devem ser dimensionadas com
os esforgos das cargas mdveis majorados pelo coeficiente de impacto adicional”. (ABNT NBR
7188:2013). Os valores a serem adotados sao de 1,25 para obras em concreto ou mistas, e 1,15

para obras em aco.

2.2 Processo de Leonhardt
O célculo de uma grelha de ponte consiste em determinar como as cargas aplicadas sobre o
tabuleiro se repartem entre as diversas vigas. De acordo com Martin (1981), o método de
Leonhardt ¢ um dos mais simples e interessantes instrumentos para o estudo das grelhas. Para

a aplicacao deste processo sdo admitidas as seguintes hipdteses:

e Vigas principais com momento de inércia constante e igualmente espagadas;
e Vigas principais livremente apoiadas e;

e Viga transversal de inércia constante atuando nos pontos médios das vigas principais.
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Além dessas hipoteses, a transversina ¢ admitida flexivel, a laje ¢ considerada apenas como
uma parcela colaborante na inércia das vigas e desprezam-se os efeitos da tor¢ao do conjunto.
O desenvolvimento a seguir baseou-se naquele exposto por Martin (1981). Admitindo-se uma
transversina ficticia apoiada nos pontos médios de diversas longarinas, paralelas e igualmente
espacadas, sob a acdo de uma carga P;, ha a deformacdo do conjunto, originando nos nds as

reacoes: Xqx, Xk, «or Xiks --o» Xnk- (Figura 3).

Figura 3 - Deformagdo da transversina ficticia apoiada em longarinas.

i
( I [ I [ I )
X1k X2k Xkk Xn-1k Xnk
¢ ] (n-1)2 ¢ [ (n-12e 5l ¢
O O Od

MI( ‘y2k ykk ‘yn-1k J ynk
—_ —

Fonte: Adaptado de Martin (1981)

Para o caso geral, fazendo P, = 1, tém-se:

X1k = "k
Xok = Tax
Xik="Tik
Xnk = Thk
Obtendo-se assim, a Equagao 3.
i=n
r1k+r2k+”'+rik+'“+r1’lk=Zrik=1 (3)
i=1

Os valores de 1;, sao denominados de coeficientes de reparticao transversal, sendo a reagao
correspondente a longarina i quando a carga unitaria atua na transversina em k. Tem-se entdo
que a configuragdo da transversina deformada, originada pela carga P;, = 1, representa, também,
a linha de influéncia do deslocamento vertical da longarina k, correspondente as infinitas
posi¢des da carga unitdria atuante na transversina. Logo, os coeficientes de reparticdo

transversal sdo as ordenadas dessa linha de influéncia.
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A deformabilidade do conjunto e, portanto, os coeficientes de reparticdo transversal dependem,

nos casos gerais, das seguintes grandezas:
e Relacdo entre as inércias da viga transversal (I7) e das vigas principais (I;,) (Equagao 4).

I
== 4
T=1 @)
e Relagdo entre o afastamento reciproco das vigas principais (€) € o vao correspondente (L)

(Equacao 5).

A=: 5)
L

Se as vigas principais forem iguais, igualmente espagadas e de momento de inércia constante,
os coeficientes de reparticdo transversal podem ser algebricamente determinados em fungao

dos parametros 1 e A, através da Equacgao 6.

Ir L \?
= — X 6
¢ (2 X 6) ©
Onde:

e ( = grau de rigidez da estrutura;

e [ =comprimento da longarina;

€ = afastamento reciproco das longarinas;
e [, = momento de inércia das longarinas e;

e [; =momento de inércia das transversinas.

Os coeficientes de reparti¢ao transversal foram tabelados para diversos valores do grau de
rigidez, considerando se¢des transversais de até oito longarinas e com apenas uma transversina.
Em casos onde hd mais de uma transversina, estas podem ser substituidas por uma transversina
unica, ficticia, de momento de inércia igual a i X I, admitindo que todas as vigas transversais

tenham o mesmo momento de inércia. Os valores de 1 podem ser obtidos na Tabela 1.
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Tabela 1 - Valores do coeficiente de majoracao i.

NUMERO DE TRANSVERSINAS REAIS i
lou2 1,00
3ou4d 1,60
5 ou mais 2,00

Fonte: Adaptado de Martin (1981)

2.3 Concreto protendido — comentarios gerais

O concreto ¢ um material conhecido por sua resisténcia as tensdes de compressao, sendo
minima sua resisténcia a tracdo. O concreto protendido surge entdo como uma evolucao do
concreto armado, cuja ideia basica ¢é a aplicacdo de tensdes prévias de compressao na regido da
secdo transversal da peca que serd tracionada no momento de sua utilizagdo. Assim, as tensoes
de tragdo finais sdo reduzidas pelas tensdes de compressdo pré-aplicadas, melhorando a

eficiéncia do concreto quanto a solicitagdes de tragao.

Outra caracteristica inerente ao concreto armado € o aparecimento de fissuras na pega quando
submetida a esforgos de flexao. A aplicagao do processo de protensao limita, ou mesmo impede,
a fissuracao do elemento de concreto, através da reducao (ou eliminacao) das tensodes de tragao
nas secoes criticas. Desse modo, melhora-se capacidade da pega aos esforcos de flexdo, tor¢ao

e forca cortante, aproveitando toda a capacidade resistente do concreto comprimido.

A ABNT NBR 6118:2014 traz a definicdo a seguir para elementos de concreto protendido:

Aqueles nos quais parte das armaduras é previamente alongada por
equipamentos especiais de protensdo, com a finalidade de, em condicdes de
servigo, impedir ou limitar a fissuracdo e os deslocamentos da estrutura, bem
como propiciar o melhor aproveitamento de a¢des de alta resisténcia no
estado-limite ultimo (ELU).

Sdo apresentas ainda algumas caracteristicas do concreto protendido que tornam seu uso

vantajoso quando comparado ao concreto armado:

e Utilizagdo de acos e concreto de alta resisténcia;

e Toda a secdo transversal resiste as tensoes;

e Os elementos de concreto protendido sao mais leves e mais esbeltos;
¢ Eliminagao das fissuras;

e Maior controle sobre as flechas e;

e Melhor resisténcia a esforcos cortantes.
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J4 Hanai (2005) destaca que no momento da escolha entre concreto protendido e concreto
armado deve-se considerar que ndo ¢ em todas as situacdes que o uso de protensdo ¢ mais
vantajoso para a estrutura. Como exemplo pode-se citar a execugao de fundagdes e pilares

sujeitos a compressao com pequena excentricidade.

A seguir, sera apresentado um pequeno resumo sobre o conceito de nucleo central de inércia,

importante para o projeto de estruturas de concreto armado e protendido.

e Nucleo central de inércia

Na flexdo composta observa-se que ha uma mudanca da posi¢ao da linha neutra conforme o
centro de aplicagdo da carga varia. Dessa forma, o diagrama de tensdes pode apresentar trés
formatos: bi-triangular (existéncia de tensdes de tragdo e compressdo, havendo um ponto de
tensao nula), trapezoidal (linha neutra fora da se¢ao, portanto, s6 ha tensdes de mesmo sinal) e

triangular (h4 um ponto com tensdo nula e o restante da secdo com tensdes de mesmo sinal).

Nucleo central de inércia € definido, portanto, como “o lugar geométrico da secao transversal
tal que, se nele for aplicada uma carga de compressao F, toda a secdo estard comprimida.”
Propde-se ainda que a determinagdo dessa regido seja feita pela andlise das distribuicdes das

tensdes na se¢do transversal, conforme exemplo proposto pela Figura 4.

Figura 4 - Distribuig@o das tensdes normais e de flexdo em z.

¥a
A
hM?' =]
g ., y, o + — = h
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Fonte: Argenta (2012)

Pretende-se que as tensdes de tragdo, causadas pela flexdo, sejam iguais as tensdes de

compressao, de modo que a soma destas seja zero e assim toda a se¢ao fique comprimida. Logo:
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Sendo que y ¢ a distancia da linha neutra até o ponto onde ocorre a maior tensao de tragao de
flexao causada pelo momento Mz, o qual surgiu da excentricidade do carregamento F, podendo

ser escrito como F X e,,. Assim, substituindo e reorganizando a equacdo tem-se:

L
e, =
Y OAXy
Do mesmo modo, para calculo de e, tem-se:
e, = L
Z Axz

Sendo que z ¢ a disténcia da linha neutra até o ponto onde ocorre a maior tracdo de flexao

causada pelo momento M,,. Para uma secdo retangular tem-se os valores de e, ¢ e, a seguir,

bem como uma ilustragdo de seu nucleo centra de inércia na Figura 5.

1 1

€y=€>(h ez=€><b

Figura 5 - Nucleo central de inércia de segdo retangular.
}i"

z / o i

e,

e}

Fonte: Argenta (2012)

Portanto, se uma carga de compressao for aplicada dentro do losango definido na Figura 5, so
existirdo tensdes de compressdo na sec¢do transversal. Destaca-se, por fim, que neste trabalho
os limites inferior e superior do nlcleo central de inércia serdo denominados de ki e ks
respectivamente, atentando-se para o fato de que quando a carga for aplicada em ki, o ponto de

tensao nula estara localizado na borda superior da secao transversal e vice-versa.
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2.4 Concreto protendido — breve historico

A seguir sera apresentado um breve historico acerca da evolugdo do concreto protendido no
mundo, de acordo com Verissimo e César Junior (1998). Cabe destacar que as estruturas de
concreto protendido sdo consideradas como um avango, ou uma extensdo, das estruturas de

concreto armado. Dessa forma, a evolugdo desses dois materiais ocorre conjuntamente.

e 1824 — Criag¢ao do cimento Portland, na Inglaterra, dando inicio ao desenvolvimento do
concreto armado e protendido. Nos anos seguintes os franceses e alemaes também iniciaram

a produgao de cimento, buscando maneiras de melhorar a capacidade do concreto;

e 1855 — Fundagao da primeira fabrica alema de cimento Portland. No mesmo ano, o francés

Lambot patenteou uma técnica para a fabricacdo de embarcagdes em concreto armado;

e 1867 — O francés Monier comecou a fabricar vasos, tubos, lajes e pontes utilizando concreto
com armadura de ago. Até entdo ndo eram conhecidas a fundo as fun¢des estruturais das

armaduras de aco no concreto;

e 1877 — O americano Hyatt reconheceu o efeito da aderéncia entre concreto e armadura,

iniciando-se a utilizagao de barras de ago apenas nos lados tracionados das pegas;

e 1886 — P. H. Jackson, americano de Sdo Francisco, fez a primeira proposicdo de se pré-
tensionar o concreto. No mesmo ano, o alemao Matthias Koenen desenvolveu um método

de dimensionamento empirico para alguns tipos de constru¢des em concreto armado;

e Final do século XIX — Surgiram diversas patentes de métodos de protensdo, sem éxito. A
protensdo era perdida devido a fluéncia e retragdo do concreto, fendmenos desconhecidos na

época;

e Inicio do século XX — Morsch desenvolveu a teoria iniciado por Koenen através de ensaios.
Os conceitos entdo elaborados constituiram, ao longo de décadas, os fundamentos da teoria

do concreto armado;
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1912 — Koenen e Morsch reconheceram que o efeito de uma protensdo reduzida era perdido

com o decorrer do tempo, devido a retracao e deformacao lenta do concreto;

1919 — K. Wettstein fabricou, na Alemanha, painéis de concreto protendidos com cordas de

piano, sendo o primeiro a utilizar ago de alta resisténcia submetido a grandes tensdes;

1923 — R. H. Dill, americano de Nebraska, reconheceu a necessidade de se utilizar fios de

alta resisténcia sob grandes tensdes para superar as perdas de protensao;

1924 — O francés Eugene Freyssinet empregou a protensdo para reduzir o alongamento de

tirantes em galpdes de grandes vaos;

1928 — Freyssinet apresentou o primeiro trabalho consistente sobre concreto protendido. O
engenheiro pesquisou as perdas de protensdo e concluiu que s6 € possivel supera-las com a
aplicagdo de elevadas tensdes no aco. Destaca-se aqui a importancia de Freyssinet no
desenvolvimento do concreto protendido. Além de seu trabalho sobre este material, foi
responsavel pela invencdo de métodos construtivos e equipamentos utilizados em sua

execucao;

1949 — Houve um aceleramento no desenvolvimento do concreto protendido;

1950 — Realizacdo, em Paris, da primeira conferéncia sobre concreto protendido. Surgiu,
entdo, a Federation Internationale de la Précontrainte (FIP). Na mesma época surgiram as
cordoalhas de fios. O sistema de colocar cabos de protensao em bainhas, no interior da se¢ao
transversal de concreto, possibilitando a protensdao dos cabos com apoio no proprio concreto
endurecido, assegurando a aderéncia posterior por meio da inje¢do de uma argamassa

adequada de cimento, formou a base para a execug¢ao de pontes protendidas de grandes vaos.

1953 — Publica¢do da norma alema de concreto protendido (DIN 4227);

1956 — Iniciou-se a racionalizacdo dos métodos construtivos utilizando concreto protendido,

principalmente em estruturas de pontes;
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e 1978 —Publicagdo, pelo Comité Euro-Internacional du Beton (CEB/FIP), do Cédigo Modelo
para Estruturas de Concreto Armado e Concreto Protendido.

No Brasil:

e 1948 — Primeira obra em concreto protendido — ponte do Galedo (Figura 6), no Rio de
Janeiro. Foi construida utilizando o sistema Freyssinet, sendo todo o material (aco,

ancoragens e equipamentos) e até o projeto, importado da Franga;

e 1952 — A Companhia Siderurgica Belgo-Mineira deu inicio a fabricagao do ago de protensao.
Assim, a segunda obra do pais em concreto protendido, a ponte de Juazeiro (Figura 7), ja foi

executada com ago brasileiro.

Figura 6 - Ponte do Galedo no Rio de Janeiro.
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Fonte: AWA Comercial (2019)
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Figura 7 - Ponte Presidente Dutra em Juazeiro.

Fonte: Gazeta AM (2019)

2.5 Protensao com aderéncia posterior

A ABNT NBR 6118:2014 traz a seguinte defini¢ao para este tipo de protensao:

Concreto protendido em que o pré-alongamento da armadura ativa € realizado
apos o endurecimento do concreto, sendo utilizadas, como apoios, partes do
proprio elemento estrutural, criando posteriormente aderéncia com o concreto,
de modo permanente, através da injeg¢ao das bainhas.

Para aplicacdo da protensdo com aderéncia posterior, o elemento de concreto deve ser fabricado
contendo dutos (bainhas) ao longo de seu comprimento. Posteriormente os acos de protensao
(geralmente cordoalhas) sdo passados por dentro das bainhas, de uma extremidade a outra da
peca. Assim que o concreto atinge a resisténcia adequada, a armadura de protensdo fixada em
uma das extremidades (ancoragem passiva) ¢ tracionada por cilindros hidraulicos presentes na
outra extremidade (ancoragem ativa). Ao final desta operacdo a forga no cilindro hidraulico ¢
relaxada, fazendo com que a armadura tracionada tente voltar a sua posi¢do original
(deformacdo nula), comprimindo o concreto. Por fim, preenche-se totalmente a bainha com
uma pasta de cimento, de modo a proporcionar aderéncia do aco de protensdo com o concreto

da peca. A Figura 8 traz uma representagdo deste processo.
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Figura 8 - Esquema de protensdo com aderéncia posterior.

a) Peca concretada b} Estiramento da armadura de protencio
duto

A vazado

w

c) Armadura ancorada e dutos preenchidos
com nata de cimento

Fonte: Adaptado de Bastos (2018)

Hanai (2005) traz as vigas pré-moldadas de superestruturas de pontes como exemplo de pecas
fabricadas através do processo de protensao com aderéncia posterior. Estes elementos podem
ser produzidos em canteiro de obras, no local da implantagcdo, e depois transportados e

posicionados sobre as travessas de apoios e pilares.

2.6 Aco de armadura ativa
Sao caracterizados pela elevada resisténcia e por ndo apresentarem patamar de escoamento.
Esta elevada resisténcia € necessaria para permitir grandes alongamentos em regime elastico e

para compensar as perdas de protensdo. Apresentam-se nas seguintes formas:

e Fios trefilados de ago, didmetro de 3 a 8 mm, em rolos ou bobinas;
e Cordoalhas (fios enrolados em hélice, com 2, 3 ou 7 fios) ¢;
e Barras de aco-liga de alta resisténcia, laminadas a quente, com didmetro maior, ou igual, a

12 mm, e om comprimento limitado.

Em relacdo a massa especifica, coeficiente de dilatagdo térmica e médulo de elasticidade, a

ABNT NBR 6118:2014 permite adotar os valores dispostos na Tabela 2.

Tabela 2 - Especificagdes para aco de armadura ativa.

ESPECIFICACOES VALORES

Massa especifica 7850 kg/m?
Coeficiente de dilatagio térmica | 1075/°C (-20°C < T < 100°C)
Modulo de elasticidade 200 GPa para fios e cordoalhas

Fonte: autora
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A ABNT NBR 6118:2014 especifica ainda que o diagrama tensdo-deformacdo deve ser
fornecido pelo fabricante ou obtido em ensaio realizado de acordo com a ABNT NBR
6349:2008. Na falta de dados, nos estados-limite de servigo e tltimo, permite-se a utilizagao do

diagrama simplificado exposto na Figura 9.

Figura 9 - Diagrama tensdo-deformacao simplificado para agos de protensao.

}
o

Foyk
ptd

pyd
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Epyd Bk
Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

Em relagdo ao tratamento podem ser:

e Acos de relaxacdo normal (RN) — Sao acos retificados por tratamento térmico que alivia as
tensoes internas de trefilacao e;
e Acos de relaxacdo baixa (RB) — Sao aqueles que tem suas caracteristicas elasticas

melhoradas para reduzir as perdas de tensao por relaxagao.

Tem-se o seguinte conceito de relaxacdo: ¢ a perda de tensdo com o tempo em um ago estirado,
sob comprimento e temperatura constantes. Quanto maior a tensdo ou a temperatura, maior a

relaxacao do aco.

2.7 Valores representativos da forca de protensao

e Forca de protensao P; na armadura
Trata-se da for¢ca méaxima aplicada & armadura de protensdo pelo equipamento de tragdo. Na

pos-tragdo ¢ a forga aplicada antes da ancoragem com as cunhas.
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e Forca de protensdao Py na armadura/concreto

Trata-se do valor inicial da forga de protensao transferida ao concreto (t = 0). Para a pds-tragao
¢ a forca no cilindro hidraulico (P;) subtraidas as seguintes perdas: atrito dos cabos nas bainhas,
escorregamento dos fios ou cordoalhas na ancoragem, acomodagao da ancoragem, deformacao
imediata do concreto devida aos cabos restantes, relaxagao inicial da armadura ativa, retragao
e fluéncia inicial do concreto. P, ¢ o valor da for¢a de protensao antes das perdas progressivas,

sendo imediatamente posterior a transferéncia da protensdo ao concreto.

e Forca de protensio P (x)
Trata-se da forga de protensao apos terem ocorridos todas as perdas. Pode ser determinado pela
forca P, subtraidas as perdas progressivas posteriores como retracdo e fluéncia do concreto e

relaxacao da armadura ativa.

Os valores representativos da for¢ca de protensdo servem de orientacdo na verificagdo dos
esforgos solicitantes e para a execucdo da protensdo na obra ou na fabrica. A Figura 10 ilustra

estes valores ao longo do tempo para pegas protendidas pds-tracionadas.

Figura 10 - Diagrama for¢a de protensdo x tempo para pega protendida pds-tracionada.

P "
- Pés-tragao
uuuuuu = - uu.-.l.-.-..-. O T O O
AP = perda por atrito ao longo da armadura
AP gy + AP { po= perda por escorregamento dos fios na
______ Lo ____________x_____________f{_‘_“_“_- _ancoragem e acomodacao da ancoragem
E P = perda por deformagdo imediata do concreto
. o= pelo estiramento dos cabos restantes
E"‘_uﬁi T (i AP, = perda por relaxagio inicial da armadura
i E ki \ % AP+ AP + AP, {;:-LF’:.__1 = perda por retragio inicial do conereto
i E T % AP, = perda por fluéneia inicial do concreto
I:ll'“!““ . [on - TN T — B T e
E i3 T AP, = perda por relaxacao posterior da armadura
o ; i o APy+ AP+ AP, { AP_, = perda por retracso posterior do concreto
gi o+ 4 AP__.= perda por fluéncia posterior do concrato
=
-.E i.....E. RS Yo Sl e S L S| e o) M S Y S S e T
5 | =l
w1 U t
=1 (tempo)
i
esliramento
dos cabos
restantes

Fonte: Hanai (2005)
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2.8 Fuso limite
Este processo ¢ muito utilizado em casos onde a for¢a de protensdo ¢ praticamente constante
ao longo do vao, ou seja, ndo ha interrupgao de cabos, sendo todos ancorados nas extremidades
da peca. Neste método, sdo estabelecidos limites para a excentricidade da forga de protensao,
onde o fuso limite ¢ uma faixa dentro da altura da peca, na qual as armaduras ativas devem se

situar para que os limites de tensdes normais sejam respeitados.

A Figura 11 exemplifica uma se¢do transversal submetida @ momento fletor externo e a forca
de protensao. A excentricidade advinda do momento fletor pode ser encontrada pela Equagao 7,

enquanto a tensao causada pela for¢a P ¢ calculada pela Equacao 8.

M
P (e —e)
O'C=Z+PX% (8)

Figura 11 - Se¢do submetida a protensdo, momento fletor externo e excentricidades da forga P.

o Centro de p‘
P pressao

Fonte: Bastos (2018)

Portanto, selecionando as duas situagdes mais desfavoraveis encontradas na verificacdo das
tensOes na se¢ao mais solicitada, sendo uma do estado em vazio e uma do estado em servico,

tem-se os desenvolvimentos a seguir.

e Estado em vazio
Considerando que a situagdo mais desfavoravel para o estado em vazio seja aquele ocasionada
pela acdo do peso proprio e da protensdo antes das perdas, tem-se o centro de pressao indicado

na Figura 12. (Sendo Mg, o momento fletor externo devido a carga g, ).
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Figura 12 - Tensoes no estado em vazio.
v lim
Ty

G {91 -
ep_emm

Centrode [ p,
o pressao

Fonte: Bastos (2018)

= Borda inferior critica

Para a borda inferior como a critica tem-se:

Mg: _ Pk 4 Py % (e, = emg1)

emg1r = 5 Opy = —
Py bv T4 W,

Sendo ay,, o valor limite de (ep — emgl), ou seja, a excentricidade limite do centro de pressdao

que ocorre quando 0y, = Opy i 1, t€M-se:

Py Py X ap, Py, P, A
X + w, = Opplim ™ Z + X X (%) X Apy = Opylim
Sendo ey}, a excentricidade limite do nucleo central de inércia da se¢dao, com a qual uma forga

normal aplicada produz tensdo nula na borda inferior; Py /A = 0,49 € A/W), = —1/ey,, tem-se:

Opy,lim
Apy = €kp X (1_—
cho

Considerando o sinal de todos os parametros, tem-se a Equacao 9, a qual deve ser obedecida
para que a tensdo limite na borda inferior seja respeitada. A Figura 13 mostra o limite para o
fuso no estado em vazio, considerando a borda inferior como critica.

©)

ep < Apy + emg1
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Figura 13 - Limite para o fuso.

G da secdo

I =N ———

\D C(5 da ammadura &

devera estar acima
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Fonte: Bastos (2018)

= Borda superior critica

Para a borda superior como a critica tem-se:

&_I_Pox(ep_emgl)

9w =Y W,

Quando 0y, = 0y m € €NtA0 Ay, = (€p—emg1) tem-se:

Otylim
Aty = €t X <1——
0-ch

Entre os valores de a;, € a;,, deve-se escolher o mais desfavordvel para determinar o limite da

armadura ativa.

e Estado em servico
Considerando que a situagdo mais desfavoravel para o estado em servigo seja aquele ocasionada
pela protensdo apds as perdas, pela carga permanente total e pela sobrecarga variavel, tem-se o

centro de pressao indicado na Figura 14.

Figura 14 - Tensdes no estado em servigo.

Oys fim
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(_ (_ . -
cG BMQW _ 8. -8
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\ ..A_ O
Che lim

Fonte: Bastos (2018)
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= Borda inferior critica

Para a borda inferior como a critica tem-se:

P, P,Xle,—e
Oy ==+ (5Vb mga)

Quando 0},5 = O )i m € €NtAO Aps = (€p—Emgq) tem-se:

Ops,lim
Aps = €xp X 1—-——
Ocgoo

= Borda superior critica

Para a borda superior como a critica tem-se:

P;oo_{_Poo x (ep — emgq)
A W,

Ots =

Quando oy = 0455 m € €NtA0 Arg = (€p_epgq) tem-se:

Otslim
ats = ekt X 1 —

Ocgoo

Novamente escolhe-se 0o mais desfavoravel entre os valores de a;s; € a,s para determinar o

limite da armadura ativa a partir da Equagao 10.

ep = Aps OU Qs + Emgq (10)

2.8.1 Tragado do fuso limite

Ap0ds obtidos os esfor¢os em diversas se¢des transversais e com os resultados calculados
conforme exposto anteriormente, pode-se desenhar o diagrama correspondente ao fuso limite,
como mostra a Figura 15. Nota-se que seria necessario variar a excentricidade da armadura de

protensao ao longo da pega.
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Figura 15 - Regido do fuso limite.
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Fonte: Bastos (2018)

3 DIMENSIONAMENTO

3.1 Identificacio do projeto

Trata-se de uma ponte rodovidria classe 45 construida em grelha, composta por sete vigas pré-
moldadas. A sec¢do transversal no meio do vao esta disposta na Figura 16, enquanto que os
detalhes das vigas utilizadas para o vao e para os apoios encontram-se na Figura 17. Destaca-

se que no presente trabalho sera apresentado o dimensionamento da viga V1.

Figura 16 - Sec@o transversal no meio do vao.
Q 760 760 50

2 | = y

N

40N

e e e e e e
| | g | | | |
( Vi V2 V3 V4 \E] V6 V7
60 250 250 250 250 250 250 60

1620
Fonte: Adaptado de Stucchi e Skaf (2006)




34

Figura 17 - Detalhes da viga A (nos apoios) ¢ B (no meio do vao).
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Fonte: Adaptado de Stucchi e Skaf (2006)

O vao longitudinal da ponte esta disposto na Figura 18 e o detalhe do encontro na Figura 19.

Por fim, tem-se a vista superior da ponte a ser dimensionada (Figura 20).

Figura 18 - Vo longitudinal.
4000
20 3900 a0

N - i

Fonte: Adaptado de Stucchi e Skaf (2006)

Figura 19 - Detalhe do encontro.
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_

200

Fonte: autora
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Figura 20 - Vista superior.
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Fonte: autora

Ressalta-se ainda que todas as medidas estdo em centimetros.

3.1.1 Dados do projeto

A Tabela 3 traz os dados principais da ponte.

Tabela 3 - Principais dados da ponte.

Vio principal (m) 39
Longarinas 7
Classe 45

Pista (m) 16,20

Fonte: autora

e Do item 8.2.8 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se a Equacdo 11 para célculo do médulo de

elasticidade inicial para concretos com f entre 20 MPa e 50 MPa.

E, = ag X 5600 X +/fox (11)
Onde aj vale 1,2 devido ao material basalto ser utilizado como agregado graudo nos concretos
da regido de Uberlandia/MG (adotado por se tratar de um projeto didatico). Do mesmo item
tem-se a Equagdo 12 para célculo do médulo de deformacao secante.

ECS = qa; X Ea' (12)

Onde a; ¢ obtido pela Equacao 13.
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13
ai=0,8+0,2x%S1,0 (13)

e Do item 8.2.9 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se a Equacao 14 para o calculo do médulo de

elasticidade transversal.
G, = Ecs/2;4‘ (14)

e Do item 8.2.5 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se as Equagdes 15 e 16 para o calculo da
resisténcia média do concreto a tracao (f,+,) € da resisténcia caracteristica inferior a tragao

do concreto (feek,inf), respectivamente.
fct.m =03x fj(/?) (15)

fctk,inf =0,7X fct,m (16)

e Da ABNT NBR 7483:2004 tem-se a Equagao 17 para o calculo da resisténcia ao escoamento

do aco de armadura ativa.

fpyk =09x fptk (17)

Do item 9.6.3.4.2 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se a Equagdo 18 para o calculo da relagao

entre os modulos de elasticidade do ago de protensao e do concreto.

_ E, (18)

No entanto, de acordo com a ABNT NBR 6118:2014, na avaliacdo do comportamento de um
elemento estrutural ou se¢do transversal, pode ser adotado modulo de elasticidade unico, a
tracdo e a compressdo, igual ao mdédulo de deformacdo secante E.;. Assim, foi utilizado o
modulo de elasticidade secante do concreto (E.,) ao invés do modulo de elasticidade tangente

inicial (E,;) no célculo da relagdo entre médulos descrita acima.
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A Tabela 4 mostra um resumo dos principais dados dos materiais a serem utilizados, definidos

de acordo com as recomendagoes da ABNT NBR 6118:2014 ¢ ABNT NBR 7483:2004.

Tabela 4 - Principais dados dos materiais.

MATERIAL
CONCRETO ACO CP190 RB
fere (MPa) 35 fotre (MPa) 1900
E,; (MPa) 39756 foyk (MPa) 1710
E.; (MPa) 35283,5 E, (MPa) 200000
G, (MPa) 14701,5 RELACAO ENTRE
fotm 32 MODULOS
fetking 2,25 a, 5,7

Fonte: autora

3.2 Caracteristicas geométricas e mecanicas da secio transversal

3.2.1 Viga pré-moldada

A partir do programa AutoCAD foram obtidos os seguintes resultados para a se¢do transversal

no meio do vao:

e Area: A =7350 cm?;

e Centro de gravidade: ycg = 100,46 cm; yi = 100,46 cm; ys = -99,54 cm;

e Momento de inércia: I = 38844751,58 cm*;

e Moddulo de resisténcia da fibra inferior: Wi = 386668,84 cm?,;

e Modulo de resisténcia da fibra superior: Ws =-390242,63 cm?;

e Borda inferior do nucleo central de inércia: ki = 53,09 cm;

e Borda superior do nucleo central de inércia: ks =-52,61 cm.

3.2.2 Viga extrema (V1)

Considerando os efeitos da laje colaborante para a viga extrema V1 no meio do vao (Figura

21), utilizando o programa AutoCAD foram obtidos os seguintes resultados:

Area: A =11050 cm?;

Centro de gravidade: ycg = 137,14 cm; yi = 137,14 cm; ys = -82,86 cm;
Momento de inércia: I = 69927426,93 cm*;
Moédulo de resisténcia da fibra inferior: Wi = 509898,11 cm3;
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e Moddulo de resisténcia da fibra superior: Ws = -843922,60 cm?;
e Borda inferior do nucleo central de inércia: ki = 76,73 cm;

e Borda superior do nucleo central de inércia: ks =-46,14 cm.

Figura 21 - Consideragdo da laje colaborante para as vigas extremas V1 e V7.
185 (lgje colaborante)

L)
Ol

Fonte: autora

Vale ressaltar que devem ser considerados grampos na extremidade superior da viga para

consolidar a ligagao do tabuleiro com a longarina.

3.3 Aplicacao do processo de Leonhardt

No processo de Leonhardt as transversinas sdo supostas flexiveis e deve ser calculado o grau
de rigidez da estrutura conforme Equacao 6 apresentada no item 2.2 deste trabalho. Assim, tem-

S€:

I, =38844751,58 cm* = 0,3884 m*, obtido do sofiware AutoCAD

_bxh3_40><1603

I — 4 — 4
T 12 12 13653333,33 cm 0,1365m

3

_ O,1365X( 39 ) 167
¢= 0,3884 " \2x25/
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Tem-se que 167 é mais proximo de 200 do que de 100, logo, da Tabela n® 4a dada por

Martin (1981), tem-se a linha de influéncia disposta na Figura 22.

r11 =0,5; r13=0,226; r15=0,018; r17 =-0,148.
r12=0,357; rl4=0,114; rl6 =-0,067 e;

Figura 22 - Linha de influéncia transversal para a viga V1.
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Fonte: autora

3.4 Determinacio das cargas permanentes

Para o calculo das cargas permanentes utilizou-se o peso especifico do concreto como 25 kN/m?

(ABNT NBR 7187:2003).

3.4.1 Peso proprio estrutural (g4)
O peso proprio estrutural foi calculado a partir da Equacao 19 e os resultados obtidos estdo na

Tabela 5.
91 = Ve X Areay;, ou Areagy,o; , ou Areay,j, (19)

Tabela 5 - Peso proprio estrutural.

91,v30 (KN/m) 18,375
gl,apoio (kN/m) 22,1
I1,1aje (kN/m) 9,25

Fonte: autora

3.4.2 Peso proprio da transversina

O peso proprio da transversina foi calculado a partir da Equagao 20.

P, =V, Xy, (20)

Logo, P, = 0,4 x 1,6 X 1,25 X 25 = 20 kN
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3.4.3 Sobrecarga permanente (g2)
Referente a pavimentagdo, considerou-se o peso especifico do asfalto como 24 kN/m?* (ABNT
NBR 7187:2003) e sua espessura como 10 cm. Além disso, foi prevista uma carga adicional de
2 kN/m? considerando um possivel recapeamento. Ja para o guarda-rodas, considerou-se sua

area como 0,27 m?. Os resultados encontrados estdo disponiveis na Tabela 6.

Tabela 6 - Sobrecarga permanente.

Pavimentacio (kN/m) 3,24

Recapeamento (KN/m) 2,7

Guarda-rodas (kN/m) 6,75
Total g2 (kN/m) 12,69

Fonte: autora

3.4.4 Esquema estatico final

O esquema estatico final da viga, com todas as cargas permanentes inseridas, pode ser

visualizado na Figura 23.

Figura 23 - Esquema estatico final.
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Fonte: autora

3.5 Determinacio do trem-tipo longitudinal

Conforme as recomendacdes da ABNT NBR 7188:2013, o célculo dos esforcos devidos a carga

movel sera feito considerando um trem-tipo Classe 450 kN, ou seja:

e P =75kN (para cada roda);
e p =15 kN/m? (outros veiculos) e;

e p’ =3 kN/m? (multiddo).

3.5.1 Coeficiente de impacto

O coeficiente de impacto serd calculado tomando por base as consideragdes da ABNT NBR

7188:2013, conforme a Equacdo 21.
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@ =CIVXCNF xCIlA (21)

Onde:
e CIV = coeficiente de impacto vertical;
e CNF = coeficiente do numero de faixas e;

e CIA = coeficiente de impacto adicional.

Para estruturas de vao entre 10 e 200 m (sendo o vao do presente trabalho de 39 m) tem-se a
Equagado 1 (item 2.1 deste trabalho) para o céalculo do coeficiente de impacto vertical. Logo,
tem-se um coeficiente de impacto vertical igual a 1,238. Quanto ao coeficiente do nlimero de

faixas tem-se a Equagdo 2 (também no item 2.1 deste trabalho).

De acordo com DNER (1999), as larguras das faixas de rolamento geralmente adotadas variam
entre 3,00 m e 3,60 m. Além disso, para acostamento externo tem-se que “nos trechos em obra-
de-arte deverdo, em principio, ser mantidas as larguras dos acostamentos dos trechos
adjacentes. A possibilidade de redugdes parciais ou totais, especialmente nestes casos, devera

ser sempre considerada...” (DNER, 1999).

Portanto, para o presente trabalho, a largura da secdo transversal de 16,20 m foi distribuida da
seguinte maneira: dois guarda-corpos de 0,50 m, acostamentos externos de 0,60 m e quatro
faixas de rolamento de 3,50 m. Assim, para quatro faixas de trafego tem-se o coeficiente do

numero de faixas igual a 0,9.

Por fim, em relag@o ao coeficiente de impacto adicional, tem-se o valor de 1,25 para obras em
concreto. Como este ultimo coeficiente ¢ aplicado somente nas se¢des contiguas (at€¢ 5 m) as
juntas estruturais e descontinuidades (como nas extremidades), tem-se um coeficiente de
impacto aplicado nas sec¢des S € 51, e outro coeficiente de impacto aplicado nas demais segdes
(sendo a viga dividida em décimos do vao conforme Figura 24). A Tabela 7 traz um resumo

dos coeficientes de impacto a serem aplicados em cada segao.



42

Figura 24 — Secdes nos décimos do vao (medidas em metros).
50 S1 52 S3 54 S
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Fonte: autora

Tabela 7 - Resumo dos coeficientes de impacto.

SECAO Q SECAO ® SECAO ?
So 1,393 S, 1,114 S, 1,114
S 1,393 Ss 1,114 Ss 1,114

Fonte: autora

3.5.2 Célculo do trem-tipo

O calculo do trem-tipo foi feito para a se¢do Ss, ou seja, no meio do vao, sendo utilizado o
veiculo tipo TB-450 especificado na ABNT NBR 7188:2013. A Figura 25 mostra o esquema

para calculo do trem-tipo.

Figura 25 - Esquema para calculo do trem-tipo.

5 kKN/m
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| | 5 KN/m
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Fonte: autora

O resultado encontrado para o trem-tipo longitudinal est4 na Figura 26.

P* =75 x (0,48 + 0,36) > P* = 63 kN
P, =5x%1,18 - P, = 5,90 kN /m
P, =5X 245> P, = 12,25 kN/m

Figura 26 - Trem-tipo longitudinal.
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Fonte: autora
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3.6 Esforcos totais

3.6.1 Classificagdo da ponte e coeficientes de ponderacao
De acordo com a ABNT NBR 8681:2003, tem-se diferentes coeficientes de ponderagdo para
acoes permanentes de acordo com a classificagdo da ponte entre grandes pontes ou pontes em
geral. A norma traz a seguinte defini¢ao para grandes pontes: sao aquelas em que o peso proprio
da estrutura supera 75% da totalidade das agdes permanentes. Assim, a partir da relagdo a

seguir, chega-se a conclusdo de que a ponte aqui dimensionada ¢ uma ponte em geral.

91 27,625
g1 +9g, 27,625+12,69

= 00,6852 = 68,52% < 75%
Dessa forma, tem-se para o Estado Limite Ultimo (ELU): Yg=135el,0ey,=15.

J4 em relacdo ao Estado Limite de Servigo (ELS), a ABN NBR 8681:2003 traz as seguintes

combinacoes:

e Combina¢ao quase permanente de servigo (Equacao 22)

m n
Facor = ) Fout ) Way X Foji (22)
i=1 j=1

e Combinacdo frequente de servigo (Equacao 23)

=1

m n
Fd,CF = Z Fg,ik‘l' lIJl X Fq,lk + Z l'sz X Fq,jk (23)
o =2

e Combinacdo rara de servico (Equagao 24)

m n
Facr = z Fgin+ Fgar + Z Wi X Fy ik (24)
i=1 =2

¢ Onde tem-se para pontes rodoviarias:

Y, =05c¢; Y, =0,3.
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3.6.2 Tabelas I e Il

Os momentos fletores M ; € My , € os esforgos cortantes Vj 1 € V; , foram obtidos a partir das

Equacdes 25 e 26, considerando os coeficientes de ponderagdo adequados.

Fd,l = Yg(desfavoravel) X Eg TV XX Fq (25)

Fd,z = Yg(favoravel) X Eg TV XX Fq (26)

Todos os valores de My, M, V; e V, foram determinados com auxilio do sofiware FTOOL. As

Figuras 27, 28, 29 e 30 apresentam os diagramas de Momento Fletor e For¢a Cortante e as

envoltorias fornecidas pelo programa. J4 as Tabelas 8 e 9 trazem os resultados obtidos.

Figura 27 - Diagrama de momento fletor (kNm).

6776.2 6776.3

77451 2005.6 77482

Fonte: autora

Figura 28 - Diagrama de esforgo cortante (kN).

Fonte: autora

Figura 29 - Envoltoria para momento fletor (kNm).

3131.4

3131.4

3582.3 37344 3582.3
Fonte: autora

Figura 30 - Envoltoria para esforgo cortante (kIN).
3937

-393.7

Fonte: autora
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Tabela 8 - Tabela I - Momentos fletores.

SECAO Mg 1,35*Mg Mgq max Mq min | 1,5%¢*Mq max | 1,5%*¢@*Mq min Md1 (kNm) Md2 (kNm) Md max Md min
(kNm) (kNm) (kNm) (kNm) (kNm) (KNm) Mgq max Mgq min Mgq max Mq min (kNm) (kNm)
So 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Sq 2913,40 3933,09 1352,60 0,00 2826,21 0,00 6759,30 3933,09 5739,61 2913,40 6759,30 2913,40
S, 5168,40 6977,34 2394,00 0,00 4001,75 0,00 10979,09 6977,34 9170,15 5168,40 10979,09 5168,40
S;3 6776,20 9147,87 3131,40 0,00 5234,36 0,00 14382,23 9147,87 12010,56 6776,20 14382,23 6776,20
S4 7748,10 10459,94 3582,30 0,00 5988,08 0,00 16448,01 10459,94 13736,18 7748,10 16448,01 7748,10
Ss 8095,60 10929,06 3734,40 0,00 624232 0,00 17171,38 | 10929,06 14337,92 8095,60 17171,38 8095,60
Fonte: autora
Tabela 9 - Tabela II - Esfor¢os cortantes.
SECAO Vg 1,35%Vg Vq max Vq min 1,5*@*Vq max | 1,5%¢*Vq min Vd1 (kN) Vd2 (kN) Vd max Vd min
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN) Vq max Vq min Vq max Vq min (kN) (kN)
So 832,40 1123,74 393,70 0,00 822,62 0,00 1946,36 1123,74 1655,02 832,40 1946,36 832,40
S1 662,10 893,84 331,50 -6,50 692,66 -13,58 1586,49 880,25 1354,76 648,52 1586,49 648,52
S, 494,70 667,85 274,00 -29,10 458,01 -48,64 1125,86 619,20 952,71 446,06 1125,86 446,06
S 330,30 44591 221,20 -58,00 369,75 -96,95 815,66 348,95 700,05 233,35 815,66 233,35
S4 168,70 227,75 173,30 -91,60 289,68 -153,12 517,43 74,63 458,38 15,58 517,43 15,58
Sse) 10,00 13,50 130,10 -130,10 217,47 -217,47 230,97 -203,97 227,47 -207,47 230,97 -207,47
Ss5a) -10,00 -13,50 130,10 -130,10 217,47 -217,47 203,97 -230,97 207,47 -227,47 207,47 -230,97

Fonte: autora
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As Tabelas 10 e 11 trazem as combinagdes de servigo: quase permanente, frequente e rara para

os momentos fletores e esfor¢os cortantes.

Tabela 10 - Combinagdes de servigo para momento fletor (kNm).

PERglljfl\lslfNTE FREQUENTE RARA
SECAO M max M min M max M min M max M min
So 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
S1 3478,64 2913,40 3855,47 2913,40 4797,54 2913,40
S, 5968,75 5168,40 6502,32 5168,40 7836,23 5168,40
S3 7823,07 6776,20 8520,99 6776,20 10265,78 6776,20
Sy 8945,72 7748,10 9744,13 7748,10 11740,15 7748,10
Ss 9344,06 8095,60 10176,37 8095,60 12257,15 8095,60

Fonte: autora

Tabela 11 - Combinagdes de servigo para esforgo cortante (kN).

PER%%%NTE FREQUENTE RARA
SECAO V max V min V max V min V max V min
So 996,92 832,40 1106,61 832,40 1380,82 832,40
S: 800,63 659,38 892,99 657,57 1123,87 653,05
S, 586,30 484,97 647,37 478,49 800,04 462,27
S5 404,25 310,91 453,55 297,98 576,80 265,67
Sy 226,64 138,08 265,26 117,66 361,82 66,62
Ss 53,49 -33,49 82,49 62,49 154,98 -134,98

Fonte: autora

3.7 Estimativa da protensio necessaria

Tratando-se de um projeto de pontes (ambiente imido) tem-se da Tabela 6.1 da ABNT NBR

6118:2014 a classe de agressividade ambiental III. Ja da Tabela 13.4 da mesma norma tem-se

que a protensdo pelo processo de pds-tracdo indicada ¢ a limitada, a qual deve atender aos

seguintes limites: ELS-F para combinac¢do frequente e ELS-D para combinagdo quase

permanente. Neste projeto sera adotado 15 cm como a distancia do centro da armadura ativa

até a fibra inferior.

e ELS-F — Combinacio frequente de acoes

Este estado-limite de servigo ¢ atingido quando a tensdo de tragdo maxima na secao transversal

for igual a fir . Sendo foiking = 2,25 MPa e considerando fo;r = 1,2fctiny para segoes

duplo T, tem-se f.; r = 2,7 MPa.
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Mg 1017637
%cF = W T T 0,51

- ocr = 19953,67 kN /m?

Ocr + Opoo,est < 2700 = Opeo o5 < —17253,67 kN /m?

POO,est + POO,est X (yi - dl) <o 5 POO,est + POO,est X (1'37 - 0'15)
A, w; = TPeest 1105 0,51

< —17253,67

o Pop pst < —5233 kN

Verificando a fibra superior:

MCF Pooest Pooest>< (yi_d,)
: : >0,7
w, tTa, TTow, =0T
10176,37 4 —5233 4 —5233 x (1,37 — 0,15)
—0,844 1,105 —0,844

> —24500 —» —9228,77 = —24500 —» OK

e ELS-D - Combinacio quase permanente de acoes
Este estado-limite de servigo € caracterizado por ter um ou mais pontos da se¢do transversal

com tensdao normal nula, ndo havendo tragao no restante da secao.

_ Megp _ 934,06
P W, 0,51

- o¢p = 18321,69 kN /m?

Ocopr + Opoo,est <0- Opw,est < —18321,69 kN/mZ

Pw,est + Pw,est X (yi - d’) POO,est POO,est X (1’37 - 0’15)

< Opes < —18321,69
A, W, = OPoest ~ 1105 0,51

o Pop g5t < —5557 kN

Verificando a fibra superior:

M, P Pooor X (y; — d’
cQpP + ,est + ,est (yl )
W Ac Wy

= 0'7fck
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9344,06 —5557 —5557 x (1,37 —0,15)

> — — >
“0844 T 1105 T 0844 > —24500 - —8067,49 > —24500 - 0K

Logo, o valor adotado é: Py, os¢ = —5560 kN

3.8 Calculo da sec¢ao transversal da armadura ativa

Para armadura pds-tracionada, o valor de gp; deve respeitar os seguintes limites (item

9.6.1.2.1.b) da ABNT NBR 6118:2014:

0,74 X fyu

- <
op; < {0,82 X Fryi para acos RB

Adotando uma estimativa de perdas de 25% tem-se:

P_ — POO,@St — _5560
0,75 0,75

- P, = —7413 kN

{0,74 x 190
pi =

i 2
0.82 x 171  Opi = 140,2kN/cm

Logo:

st = 2 =5 2
Pest = 0__ - Apest =52,87cm
pi

Do item 8.4.1 da ABNT BBR 6118:2014 tem-se que as areas nominais de fios e cordoalhas sao
utilizadas nos calculos. Assim, considerando uma cordoalha CP — 190 RB 12,7 de area nominal

de 1,014 cm? tem-se:

52,87 52,14 — 53
—_— -
1,014 ’

Para melhor distribuigdo das cordoalhas na estrutura e considerando que ainda irdo ocorrer

perdas, adotam-se, 5 cabos de 11®12,7 mm (55,77 cm?). Tem-se entdo a,,; = 132,93 kKN/cm?.
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3.9 Secao homogeneizada
Para uma rigorosa avaliacdo de tensdes e deformagdes em um elemento estrutural composto
por dois materiais diferentes, ¢ importante que se faca a compatibilizagdo destes materiais na
secdo, transformando um deles em uma porcao equivalente do outro. Em pecas de concreto
armado/protendido, usualmente converte-se a armadura em uma fracdo equivalente de

concreto. Essa transformagao ¢ realizada por meio da Equagao 27.
Ap=Ac+ (ap — 1) X 4, (27)

Em geral hd um aumento da secdo transversal, sendo que o baricentro da se¢do homogeneizada
¢ deslocado em direcdo ao baricentro da armadura ativa. Isso acaba resultando em uma
diminui¢do de tensdes, que contribui para um dimensionamento mais econdomico. Destaca-se

ainda que a ndo homogeneizac¢ao da secdo ¢ um procedimento conservador aceitavel.

Tem-se, portanto, para este trabalho, os resultados apresentados na Tabela 12. (Resultados

obtidos com o auxilio do software AutoCAD).

Tabela 12 - Caracteristicas da secdo homogeneizada.

VIGA V1 VIGA PRE-MOLDADA

Ah (cm?) 11312,12 7612,12

yih (cm) 134,31 97,52

ysh (cm) -85,69 -102,48

Ih (cm*) 73814185,03 40693301,93
Wih (cm?) 549580,71 417281,60
Wsh (cm?) -861409,56 -397085,30

kih (cm) 76,15 52,16

ksh (cm) -48,58 -54,82

Fonte: autora

3.10 Tracado dos cabos
Neste trabalho, por questdes praticas, serdo adotadas as mesmas disposi¢des para os cabos
consideradas pelos professores Fernando Rebougas Stucchi e Kalil José Skaf. Portanto, tem-se

o tracado dos cabos na Figura 31.



Figura 31 - Tragado dos cabos.
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Fonte: Stucchi e Skaf (2006)

3.11 Perdas de protensao

3.11.1 Perdas por atrito

Conforme item 9.6.3.3.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 pode-se determinar a perda por atrito a

partir da Equagao 28.

APy = Py X [1 — e~ (WX atkD)]

Onde:

e P; =forca maxima aplicada a armadura de protensao pelo equipamento de tragao;

(28)

e Yo =soma dos angulos de desvio entre a ancoragem e o ponto de abcissa x (em radianos);

e k = coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas ndo intencionais do cabo. Na

falta de dados experimentais, pode ser adotado o valor 0,01 (1/m);
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e x = abcissa do ponto onde se calcula AP, medida a partir da ancoragem (em metros) e;
e 1 = coeficiente de atrito aparente entre o cabo e a bainha. Na falta de dados experimentais,

pode ser adotado como 0,20 entre cordoalhas e bainha metalica (em 1/radianos).

Considerando o esquema disposto na Figura 32, tem-se os resultados para perdas por atrito na

Tabela 13.

Figura 32 - Esquema para calculo das perdas por atrito.

i Ax g AX 4

Fonte: Stucchi e Skaf (2006) .
Tabela 13 - Perdas por atrito.
X (m) a (rad) o (MPa)
A - - 1329,27
Cabo 1 B 18 0,177 1237,67
C 20 0,177 1232,73
A - - 1329,27
Cabo 2 B 15 0,159 1249,61
C 20 0,159 1237,17
A - - 1329,27
Cabo 3 B 12 0,152 1258,89
C 20 0,152 1238,91
A - - 1329,27
Cabo 4 B 10 0,082 1281,75
C 20 0,082 1256,37
A - - 1329,27
Cabo 5 B 6 0,0367 1303,81
C 20 0,0367 1267,81

Fonte: autora
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3.11.2 Perdas por encunhamento

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014 essas perdas devem ser determinadas
experimentalmente ou adotados os valores indicados pelos fabricantes dos dispositivos de

ancoragem. Neste trabalho adotou-se uma perda média por encunhamento de 6 = 6 mm.

A partir do esquema disposto na Figura 33 foi possivel a obtencao das perdas por encunhamento

de acordo com Stucchi e Skaf (2006).

Figura 33 - Esquema para calculo das perdas por encunhamento.

Fonte: Stucchi e Skaf (2006)

e Cabo1l

Supondo a < Ax;

o4 —0s 1329,27 — 1237,67 00 P
= = i =

E, x§ 200000 x 0,006
a= = - a=1535m<18m - (0K)
b1 5,09

1232,73 x 11 x 101,4

P(1/2) = 0¢ X A, = 5

— P(1/2) = 1374,99 kN



e Cabo 2

Supondo a < Ax;

o4 —og 1329,27 — 1249,61 & 31 MP
= = =
b1 Ax; 1c - B , a/m

E, x§ 200000 x 0,006 -
a= ; = T31 - a=1503m>15m - (NAO 0OK)
1 )

Supondo Ax;<a<1/2

ogp —oc  1249,61 —1237,17

= = 2,49 MP
B Ax, 5 - [, ,49 a/m

L Ep X & — Axi X (B — ) _ [200000 x 0,006 — 157 x (5,31 — 2,49)
B B, B 2,49

s~ Axqy <a=1507m < 20m - (0K)

1237,17 x 11 x 101,4
1000

P(l/2) = o, X Ap = - P(l/2) = 1379,94 kN
e Cabo 3

Supondo a < Ax,

o4 —0s 1329,27 — 1258,89 7 P
= = i =

E, x 6§ 200000 x 0,006 -
a= = —-a=1430m > 12m - (NAO OK)
b1 5,87

Supondo Ax; <a<1/2

0s —ae 125889 — 1238,91
B2 = = - [, = 2,50 MPa/m
Ax, 8
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E, x 8 — Ax? X (B — B2) 200000 x 0,006 — 122 x (5,87 — 2,50)
a = —
B 2,50

“Ax; <a=1691m < 20m - (0K)

1238,91 x 11 x 101,4
P(1/2) = 0, X A, = 500

- P(l/2) = 1381,88 kN

e Cabo 4

Supondo a < Ax,

o, — gz 132927 — 1281,75 .
= = - =

E,x &8 200000 x 0,006 N

a= = - a=1589m > 10m - (NAO OK)
B 4,75

Supondo Ax; <a<1/2

op —oc _ 1281,75 — 1256,37
Ax, 10

B2 = - B, = 2,54 MPa/m

L Ep X & — Axi X (B — fB2) _ [200000 x 0,006 — 107 X (4,75 — 2,54)
B B, B 2,54

~Ax; <a=19,63m < 20m - (0K)

1256,37 x 11 x 101,4

P(1/2) = 0, X A, = T

> P(1/2) = 1401,36 kN

e Cabo5s

Supondo a < Ax;

o, —op 1329,27 —1303,81
ﬁ1= = —)ﬂ1=4‘,24‘MPa/m
Axq 6
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E, x 6§ 200000 x 0,006 ~
a= = - a=1682m>6m - (NAO OK)
B, 4,24

Supondo Ax; <a<1/2

op —oc _ 1303,81 —1267,81
Ax, 14

B2 = — B, = 2,57 MPa/m

e E, x & —Axi x (By—B;) _ [200000 x 0,006 — 6> X (4,24 — 2,57)
B 2,57

~a=21,06m>20m - (NAO OK)

Supondo a =1/2 (a=20 m)

G:Epx6—(ﬁlexf+2xﬁ2xAxlex2+ﬁ2xAx§)
Ax; + Ax,

A 200000 x 0,006 — (4,24 X 6> + 2 X 2,57 X 6 X 14 + 2,57 X 14?)
o=
6+ 14

~ Ao = 5,59 MPa

(1267,81 — 5,59) x 11 x 101,4

P(1/2) = (6c — Ad) X A, = 500

- P(l/2) = 1407,88 kN

e Protensao total apos perdas por atrito e encunhamento

2P (I/2) = 6946,05 kN (6,30% de perda).

3.11.3 Perdas por encurtamento elastico do concreto
Oitem 9.6.3.3.2.1 da ABNT NBR 6118:2014 diz que nos elementos estruturais com pds-tracao,
a protensao de cada um dos n grupos de cabos protendidos simultaneamente provoca uma
deformacao imediata do concreto e, consequentemente, afrouxamento dos cabos anteriormente

protendidos. Esta perda média, por cabo, pode ser calculada conforme a Equacgao 29.
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Ao = a, X (acp +acg) X(n-1)

= 29
p 2Xn 29)

Onde:

e a, =relagdo entre E), ¢ E;

® 0., = tensdo inicial no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protensdo, devida a
protensao simultanea de n cabos;

® 0.4 = tensdo no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protensdo, devida a carga
permanente mobilizada pela protensdo ou simultaneamente aplicada com a protensao e;

¢ n = quantidade de cabos.

_M, 37303 08252
%9 =7 "¢~ 0207 ~ 1000

- Ocg = 7,56 MPa

(S o
O, =—+—Xe? = ’ ' - 0, = —20,75 MPa
I U | 1000 v
5,03 x (—20,75+7,56) x (5—-1)
Ao, = - Ao, = —26,54 MPa
p 2%X5 p

—26,54 x5x11x101,4
1000

Py = —6946,05 — ( ) - Py = —6798,04 kN

_bo_ 121,89 kN /cm?
UPO—A——— ) /cm

P
e Perdas imediatas no meio do vao = 8,30% de perda.

3.11.4 Perdas progressivas
As perdas progressivas serdo calculadas considerando o processo simplificado. Supondo:
utilizacao de concreto de consisténcia plastica (abatimento de 8 cm); umidade relativa do ar (U)
70%; temperatura média diaria do ambiente (T) 20°C; t, tempo inicial (10 dias); t; tempo final
(10000 dias, 27 anos, ts) € cimento Portland CP I (adotado o mesmo do projeto didatico

original).
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3.11.4.1 Célculo das idades ficticias
Oitem A.2.4.1 do Anexo A da ABNT NBR 6118:2014 diz que a idade ficticia € dada por aX t,r
(em dias) quando o endurecimento ¢ feito a temperatura ambiente de 20°C. Além disso, a norma

traz a Tabela 14 para a obtencao do coeficiente a em casos de fluéncia e retracao.

Tabela 14 - Valores da fluéncia e retracdo em funcdo da velocidade de endurecimento do cimento.

CIMENTO PORTLAND (CP) — * —
FLUENCIA | RETRACAO
De endurecimento lento (CP Il e CP IV, todas as classes de resisténcia) 1
De endurecimento normal (CP I e CP II, todas as classes de resisténcia) 2 1
De endurecimento rapido (CP V-ARI) 3

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014)

Portanto, tem-se:
Idade ficticia para retragao = 1 X10 = 10 dias e;

Idade ficticia para fluéncia = 2x10 = 20 dias.

3.11.4.2 Espessura ficticia
O item A.2.4.2 do Anexo A da ABNT NBR 6118:2014 traz a Equacdo 30 para obten¢do da

espessura ficticia.

2XAc

uar

hiic=y X (30)

Onde:

e y = coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente (U%) calculado conforme
Equacao 31.

e A, = érea da secdo transversal e;

® u, = parte do perimetro externo da se¢do transversal em contato com o ar, admitido neste
trabalho como todo o perimetro da secdo exceto a extremidade superior (em contato com a

laje), logo u,- =580 cm.

y=1+exp(—7,8+ 0,1 xU) (31)

Portanto, tem-se:



3.11.4.3 Deformacao especifica por retracdo do concreto

y =1+exp(—-7,8+0,1x70) = 1,45

hfic = 1,45 X

2x1,131
58

- hfiC = 0,566 m
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O item A.2.3.2 do Anexo A da ABNT NBR 6118:2014 traz a Equagdo 32 para o calculo da

retracdo entre os instantes ¢, € t.

ges(t3 o) = Ecseo X [Bs(t) — Bs(to)]

Onde:

® s = E1lg X €24;

® &40 = valor final da retragdo;

(32)

e ¢1, = coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e a consisténcia do concreto.

(Obtido na Tabela 15);

o ¢2, = Coeficiente dependente da espessura ficticia. Obtido conforme Equacao 33.

e B.(t)ou B,(ty) = coeficientes relativos a retragdo, nos instantes t ou t,, dados na Figura 34;

e t=1idade ficticia do concreto no instante considerado, em dias ¢;

e t, = idade ficticia do concreto no instante em que o efeito da retracdo na peca comeca a ser

considerado, em dias.

Tabela 15 - Valores numéricos usuais para a determinacgdo da fluéncia e da retracdo.

Fluéncia Retragdo
@lgac 10%:1 e
. Umidade .
Ambiente 0% Abatimento de acordo com a ABNT NBR NM 67 pe
0 cm
0-4 5-9 10- 15 0-4 5-9 10-15
Na dgua - 0,6 0,8 1 +1,0 +1,0 +1,0 30,0
Em ambiente
muito Umido
. . 90 1,0 1,3 1,6 -1,9 -2,5 -3,1 5,0
imediatamente
acima da agua
Ao arlivre, em
70 1,5 2,0 2,5 -3,8 -5,0 -6,2 1,5
geral
Em ambiente
40 2,3 3,0 3,8 -4,7 -6,3 -7,9 1,0
seco

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014)
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33+2><hfic

&2, = 33
$7 20,8+ 3 X hyg, (33)
Figura 34 - Variagdo de s (t).
1 B0

1,0 P—— A
0.9 T T

£} ".-"" - “_.J'f_ /J‘_ 4
0.8 = ,..// o // ,/ % d

s A

0.7 %3?‘1# |J\‘Q // Pd //
0 E‘ ﬁﬁ\d}}ff I:)‘ & J/ rff / 4

’ 1 7, /]
0.5 a‘fi?ﬁ/ {f d (3'// // J/

: < &
0.4 /_/ pd o A /

" d |

0.3 =i "// A st "/ 9? RS /
0.2 = _df/ A ‘_/ d ‘f;?

F ..-J"J //-r"'" "_’_.-"' ,‘_,.-r
0,1 | i — 1 = L —] ]
0.0 i T !

1 a 10 100 1000 10 000
ldade ficticia do concreto, em dias
Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)
Portanto, tem-se:
gl =-5x10"* B4(10000) =1
33+ 2X%X56,6 Bs(10) = 0,04

=0,76705

o
&4 = 308+ 3 %566

£,5(10000;10) = —5 X 10™* X 0,76705 X [1 — 0,04] = —3,68 x 10~*

3.11.4.4 Fluéncia do concreto
O item A.2.2.3 do Anexo A da ABNT NBR 6118:2014 traz a Equagdo 34 para a determinagdo

do coeficiente de fluéncia.

Pt tg) = Qg+ Proot[Br(t) — Br(to)] + Paco X Ba (34)

Onde:
e t=1idade ficticia do concreto no instante considerado, expressa em dias;

e t, =1dade ficticia do concreto ao ser feito o carregamento unico, expressa em dias;
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Pro = P1. X @2.; valor final do coeficiente de deformagdo lenta irreversivel para concretos
de classes C20 a C45;

@1, = coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente (U%) e da consisténcia do
concreto. Obtido na Tabela 15;

@2, = coeficiente dependente da espessura ficticia, obtido pela Equagao 35;

Br(t)ou B (ty) = coeficiente relativo a deformacao lenta irreversivel, fun¢do da idade do
concreto. Obtido na Figura 35;

P40 = coeficiente de deformagao lenta reversivel considerado igual a 0,4 ¢;

Ba(t) = coeficiente relativo a deformagao lenta reversivel fung¢do do tempo (t-ty) decorrido
apos o carregamento. Obtido na Equagdo 36.

¢, = coeficiente de fluéncia rapida, determinado pela Equagao 37 para concretos C20 a C45;

42 + hyy,

2 = 35
P2 = 20+ hyr. (35)
Figura 35 - Variagao de Bf (t).

D
1,0 -
0.9 | = T
3 f;“:’:f"—f— ,.-”;"F-‘-
0.8 @.--""’ - /.ﬂ"‘/
0,7 [ . &
*’-}g‘:ﬁ&/’ Qy" LA /
08 S e T
0,5 eqac,/fs‘f?ﬁ:f’” #: Ll .—-Q/E'/ar
L1"1 A

0.4 ;A,/;/ ..-'# /’:;}/

0.3 %#’;x: __,__,f"’

0,2 /"’54-’"”"'

|t
0,1
0,0 t
1 3 10 100 1 000 10 000
Idade ficticia do concreto em dias
Fonte: ABNT NBR 6118:2014
t)y=—— 36
Ba(t) t—ty+70 (36)
fe(to)
@q =0,8x [1 - (37)
¢ fe(te)
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Onde:

. fe(to)
fe(teo)

Equagdo 38).

= fungdo do crescimento da resisténcia do concreto com a idade (f;, obtido na

By = exp{s[1 — (28/6)*/?]} [38]

Onde:
e s=0,25 para concreto de cimento CP I ¢;

e t=idade efetiva do concreto, em dias.

Portanto, tem-se:
By = exp{0,25[1 — (28/10)*/2]} = 0,845
©, =0,8x[1—-0,845] = 0,124

© = 10000 — 20 + 20 _ 0,005
Ba 10000 —20+70

ol, =2 B;(10000) = 0,94
42 + 56,6 8.(20) = 0,28
T e—— T f )
P2c =50 566 287

©(10000,20) = 0,124 + 2 x 1,287 + [0,94 — 0,28] + 0,4 x 0,995 = 3,756

Por fim, tem-se:

Xe=1+05%¢(tty) » x. = 2,878

3.11.4.5 Coeficiente de relaxagao do aco
Tem-se que, de acordo com o item 9.6.3.4.5 da ABNT NBR 6118:2014, para tensdes menores
que 0,5f,¢k, considera-se que ndo ha perda de tensdo por relaxagdo. A norma traz ainda a

Tabela 16 para obtengdo de W;¢qp.
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Tabela 16 - Valores de ¥,,, em porcentagem.

Cordoalhas Fios
Opo Barras
RN RB RN RB
0,5 foik 0 0 0 0 0
0.6 foik 3,5 1.3 25 1,0 1,5
0,7 fork 7.0 25 5,0 2,0 4,0
0.8 ik 12,0 3,5 8,5 3,0 7,0
Onde
RM & a relaxacio normal;
RE e a relaxacdo baixa.

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014)

opy 121,89 ) . .
—_—= = 0,642 > 0,5 — haperda de tensao por relaxagao do ago
£tk 190

Da Tabela 16, considerando cordoalhas de aco de relaxacdo baixa (RB), a partir de uma

interpolagdo linear chega-se a Wyo99 = 1,804% = 0,01804 para 0,642f.

Além disso, tem-se:

0,15
0) - ¥(10000,10) = 0,0410

W(t, o) = Y1000 X (41 =

Calculo do coeficiente de fluéncia do ago y(t,ty) (item 9.6.3.4.2 da ABNT NBR 6118:2014):

x(t,to) = —In[1 — (¢, to)] = x(10000,10) = 0,0419

Célculo do coeficiente de relaxacdo do ago de protensdo yp (item 9.6.3.4.2 da ABNT NBR
6118:2014):

Xp =1+ x(t,ty) » xp = 1,0419

3.11.4.6 Tensdes iniciais na se¢do de concreto
Sabe-se que: Py = -6798,04 kN; M, = 8095,60 kN-m; e, = 134,31 - 15 — e, = 119,31 cm.
Tem-se ainda, do item 9.6.3.4.2 da ABNT NBR 6118:2014:
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2 An
17=1+er1——>77=3,18
h

Calculo da tensao no concreto adjacente ao cabo resultante, provocada pela protensao e pela

carga permanente mobilizada no instante t, (0¢,pog):

My Xe, P .
+-—Xn - ac¢,pgg = —0,6034 kN /cm
Ih Ah

0C,pog =

3.11.4.7 Célculo das perdas progressivas

Calculo da taxa de armadura:

Ap
pp = —— - pp = 0,005047
Ac

Perda total:

—&¢s(t,to) X Ep — ap X 0C,pog X @(t, o) + aPy X x(t, to)

A -
7P (&, fo) Xp + Xe X @y X1 X pp

Aop(10000,10) = 187,30 MPa = 15,37% < 16,7% (25 — 8,3) = OK

Perda por retragdo: 57,76 MPa = 4,74%;
Perda por fluéncia: 89,46 MPa = 7,34%;
Perda por relaxacdo do aco: 40,08 MPa = 3,29%

Portanto:

0P, = 0Py — AoP - oP,, = 103,16 kN /cm?

P, = 0Py X Ay = P, =5753,23 kN > 5560 kN - OK

3.11.5 Resumo das perdas de protensao

A Tabela 17 traz um resumo de todas as perdas de protensao calculadas.



64

Tabela 17 - Resumo das perdas de protensao.
Perdas imediatas

Perdas por atrito e encunhamento (%) | 6,30

Perdas por encurtamento do concreto (%) | 2,00

Perdas progressivas

Retracdo do concreto (%) 4,74
Fluéncia do concreto (%) 7,34
Relaxacgdo do ago (%) 3,29
TOTAL 23,67

Fonte: autora

3.12 Resumo das tensdes e forcas de protensio efetivas ao longo do tempo

A Tabela 18 traz um resumo das tensoes efetivas, bem como das forgas de protensao efetivas,

ao longo do tempo.

Tabela 18 - Resumo das tensdes e for¢as de protensio efetivas.

Tensoes efetivas (kN/cm?)
oPi -132,93
cP, -121,89
oPw -103,16
Forcas efetivas (kN)

Pi -7413
P, -6798,04
Poo -5753,23

Fonte: autora

3.13 Analise das tensdes normais na secao mais solicitada

Apos a obtengdo das forgas de protensao, as tensdes normais no concreto devem ser verificadas
para as diversas etapas da pe¢a como fabricacao, transporte ¢ montagem. E importante que para
cada combinagdo analisada sejam verificados os limites referentes ao nivel de protensdo

adotado, além de sempre verificar o ELS de compressdo excessiva.

Do item 5.3.2 da ABNT NBR 9062:2017, tem-se que quando uma analise dindmica nao puder
ser efetuada, a solicitagdo dindmica pode ser considerada, de forma aproximada, por uma

analise estatica equivalente, adotando-se um coeficiente de amplificagdo dindmica conforme

Equacao 39.

geq,d 2 .Ba X gk X Vf (39)
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Onde:
® Jeqa = carga estitica equivalente de calculo permanente;
e (g, = carga estatica caracteristica permanente;

* ys = coeficiente de ponderacao das agdes e;

B = coeficiente de amplificagdo dinamica, obtido na Tabela 19.

Tabela 19 - Valores do coeficiente S .

SITUACAO Ba
Ocasido do transporte, com carga permanente em situagao favoravel 0,80
Ocasido do transporte, com carga permanente em situagao desfavoravel 1,30

Ocasido do saque da forma, manuseio no canteiro ¢ montagem do elemento sob
1,40
circunstancias desfavoraveis

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 9062 (2017)

3.13.1 Calculo das tensoes limites

O item 17.2.4.3.2 da ABNT NBR 6118:2014 traz uma verificacdo simplificada na qual pode-
se admitir, para seguranca em relacdo ao estado-limite ultimo no ato da protensdo, que a peca
esteja no estadio I. Além disso, tem-se que a tensdo maxima de compressdo nao pode ser
superior a 70% de f¢i; € a tensdo maxima de tragdo ndo pode ultrapassar 1,2f;p,. Portanto,

tem-se:

e Estado em vazio
fexj = B1 X fex = 0,845 X 35 = for10 = 29,58 MPa
s 0Cim=0,7%x29,58 - oc;j = —20,70 MPa
form = 0,3 X fck?/3 = 0,3 x 29,58%/3 - f.,,, = 2,87 MPa
~octim=1,2x%287 = octj,, = 3,44 MPa
o Estado em servico
oCiim= 0,7 X35 = gcjj ;= —24,50 MPa

foem = 0,3 X fck?/3 = 0,3 x 35%/3 = f,... = 3,21 MPa



66

~octyim=1,2x%3,21 - octyj,, = 3,85 MPa (combi na@do frequente)

% actyim= 0 MPa (combi na@do quase permanente)

3.13.2 Verificagao de tensdes no caso de combinagdes especiais

3.13.2.1 Fase de fabricacdo (g, + Pp)

My 37303 o
% = W T 0,4173 x 1000 ¢
M, 37303 039 1P
%591 = W T 20,3971 x 1000 4
~ [ Po  Pox eph] _ _[67980¢ 679804 x 0,8252]  par P
% = " g, T wi, 1T T 07612 0,4173 - el ¢

_ _[679804 679804 x 0,8252
IsP0 = 7 707612 Z03971

] = 5,20 MPa

A partir da Figura 36 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 36 - Verificacdo para fase de fabricacao.

9,39 5,20 2.44 3 4,19

7 g

+ =

©

L | E 20,70
8,94 22,37 13,43

Fonte: autora

3.13.2.2 Fase de transporte 1 (8,91 + Po; Ba = 0,8)

A partir da Figura 37 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada esta verificada para esta combinagao.
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Figura 37 - Verificacdo para a fase de transporte 1.

7.1 5,20 3‘443 2,31

? 9

@ © ©

1,15 ce, 37 15,22

Fonte: autora

E 20,70

3.13.2.3 Fase de transporte 2 (8,91 + Po; Ba = 1,3)

A partir da Figura 38 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior nao

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 38 - Verificacdo para a fase de transporte 2.

12,21 35,20 3,44 3 7.0
e @
+ =
® © ©
E 20,70
11,62 22,37 10,75

Fonte: autora

3.13.2.4 Fase de transporte 3 (8,91 + Po; Boa = 1,4)

A partir da Figura 39 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 39 - Verificagdo para a fase de transporte 3.

1315 5,20 3443 795

A

—+ =

® S ©

E 20,70
12,52 0237 9,85

Fonte: autora
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3.13.2.5 Fase de Montagem 1 (g, + g, + Wq + Py; ¥ =0)

M, 37303
%ot = W T 10,5496 x 1000

= 6,79 MPa

M, 37303
%91 = W T 20,8614 x 1000

— 4,33 MPa

P, Py Xepp 6,79804 6,79804 x 1,1931
+ ] = — ] = —20,77 MPa

Gim =T [Ach Wi, 11312 | 0,549

_ _[679804 679804 x 1,1931] Caatmp
%P0 = 7|7 1312 —0,8614 - @
My 43653
%ig2 = Y= 05496 x 1000 ¢
My 43653
%92 = T T08614 x 1000 4
My 37344
%4~ W T 0,5496 x 1000 4
M, 3734,4
Osq = = — 4,34 MPa

Wy, —0,8614 x 1000

A partir da Figura 40 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a se¢do mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 40 - Verificacdo para a fase de montagem 1.
4,33 2,07 34

AN |

+ +
@
6,79 7,94 20,77 6,04
Fonte: autora

2,99

I
O

E 24,5
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3.13.2.6 Fase de montagem 2 (g, + g, + Yq + P,; ¥ =0,2)

A partir da Figura 41 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a se¢do mais solicitada esta verificada para esta combinagao.

Figura 41 - Verlﬁcagao 7para a fase de montagem 2.

4,33 2,07 3,41
6,85
F V " 3,853
+ +
@
6,79 7,94 1,36 077 T F 245

Fonte: autora

3.13.3 Verificagdo de tensdes para as combinagdes de utilizacao

3.13.3.1 Combinagdes de entrada em servi¢o 1 (g, + g, + P»)

B [Poo N P, X eph] B [5,75323 N 5,75323 X 1,1931] — 1758 MP
%iro = 7 e ~ [1,1312 0,5496 - ¢
~ [Poo P, x eph] [5 75323 575323 x 1,1931] o ea P
Ispo =" ac, T T ws, 1,1312 —0,8614 -~ 4

A partir da Figura 42 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada est4 verificada para esta combinacgao.

Figura 42 — Verificagdo para entrada em servigo 1.

e 507 2,88 6,5 6,57
g 3853 Ea4s
/( ] k ' ) )
24,5 E
17,58 2,85 : 3285

Fonte: autora

3.13.3.2 Combinagdes de entrada em servigo 2 (g; + g, + Wq + P; ¥ =0,2)

A partir da Figura 43 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a secao mais solicitada esta verificada para esta combinagao.
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Figura 43 - Verificacdo para entrada em servigo 2
4,33 5,07 0,87 2,88 7,39

Q| 3,853
+ + i =
50

6,79 7.94 1,36 17,58 1,49 E 24, 1,49

Fonte: autora

3.13.3.3 Combinagdes quase permanente de agdes (g; + g, + @¥,q + P; ¥, =0,3)

A partir da Figura 44 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior nao

foram atingidos, logo, a secdo mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 44 - Verificac¢do para combinag@o quase permanente de agdes.

7.97 7.97
0 ' ' E 24,5
24,5
0.58 E 03pz5a

3.13.3.4 Combinacdo frequente de acdes (g, + g, + @¥:q + P»; W¥;=0,5)

4,33 5,07 145 2.8

Yiﬂ

6,79 7.94 2.27 17,58

Fonte: autora

A partir da Figura 45 percebe-se que os limites para a fibra inferior e para a fibra superior ndo

foram atingidos, logo, a se¢do mais solicitada est4 verificada para esta combinagao.

Figura 45 — Verificagdo para combinagio frequente de agoes.

4,33 5,07 242 208 8,94 8,94
oy R\ =
+ + + = =
E A
€.79 7.94 3,78 17,58 0,93 E 245 3‘853 0,93

Fonte: autora

3.13.4 Sele¢ao das piores situacdes

Fazendo-se a andlise de todas as combinagdes obtidas escolhe-se a pior situacdo dentre as

combinagdes em vazio € a pior dentre as combinagdes em servico (Tabela 20).

Tabela 20 - Selecdo das piores situagdes.
Em vazio Fase de transporte (0,8g, + P;)

Em servi¢co Combinacao frequente de agdes

Fonte: autora



3.14 Verificacio de tensdes ao longo do vao
3.14.1 Estado em vazio

e Borda inferior critica

—6,79804 —6,79804 X a;,

—20 70 = e YT 04173

e, < 0,722 + emg1
e Borda superior critica

—6,79804 679804 X ag,
0,7612 —0,3971

3,44 =

ep < 0,723 + epgq

e Fuso limite

- a;,=0,722m

- ag, = 0,723 m

Para o estado em vazio serdo adotados os valores de e,,; da Tabela 21.

Tabela 21 - Fuso limite para estado em

vazio.

= Mgl .
Secao (KN/m) emgl (m) epi (m) eps (m)
0 0,00 0,000 0,722 0,723
1 1098,48 0,162 0,884 0,885
2 1937,04 0,285 1,007 1,008
3 2524.80 0,371 1,093 1,094
4 2870,88 0,422 1,144 1,145
5 2984,24 0,439 1,161 1,162
Fonte: autora
3.14.2 Estado em servigo
¢ Borda inferior critica
—5,75323 —5,75323 X a;
3,85 = + - a;s=-—0854m

1,1312 0,5496

e, = —0,854 + e,,44

71
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e Borda superior critica

2as — —5,75323 N —5,75323 X ag
11312 —0,8614

- ags = —2,907m

ep = —2,907 + engq

e Fuso limite

Para o estado em servigo serdo adotados os valores de e,; da Tabela 22.

Tabela 22 - Fuso limite para estado em servigo.

Secao (kl\l/fﬁr?n) emgq (m) epi (m) eps (m)
0 0,00 0,000 -0,854 -2,907
1 3855,47 0,670 -0,184 -2,237
2 6502,32 1,130 0,276 -1,777
3 8520,99 1,481 0,627 -1,426
4 9744,13 1,694 0,840 -1,213
5 10176,37 1,769 0,915 -1,138

Fonte: autora

3.14.3 Tragado do fuso limite

A Figura 46 mostra o tragado do fuso limite.

Figura 46 - Tragado do fuso limite (medidas em metros).

1,75

0,27 —

Fonte: autora

3.15 Disposi¢cao das armaduras ativas na sec¢io transversal

Foram adotados cobrimento nominal de 4,5 cm e estribos de 10 mm. O espagamento minimo
livre entre as faces das barras longitudinais deve obedecer as recomendacdes da ABNT NBR

6118:2014.



Direcao horizontal:

didmetro da barra;

1,2 vez a di mensio maxi macaracteristica do agregado graudo

20 mm;
ap = {

Direcao vertical:

didmetro da barra;

0,5 vez a di mensio maxi macaracteristi cado agregado graddo

20 mm;
a, = {

Considerando uma érea equivalente para cada cabo tem-se:
Acapo = 11 X 1,014 = 11,154 cm? - ¢ = 3,77 cm
Portanto, a, = a,, = 37,7 mm. A disposi¢do dos cabos pode ser verificada na Figura 47.

Figura 47 - Disposigo dos cabos de protensdo (medidas em cm).

Al ege |[O
QO 10

4,0

16.8

10,8

4,5 1.0J3.8J

276 ‘ ‘3,8‘ ‘3,8‘ ‘ 27,6

Fonte: autora

3.16 Analise da resisténcia ultima a flexao

Tem-se:

E.s =35283,5 MPa; [=69927426,93 cm?*; a, =15,7
A, = 11050 cm?; P, =-5753,23 kN ¢;
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e Tensio no concreto ao nivel da armadura de protensao

Po, PoXep 575323 (-575323)x 12624 ... .
%0 =Y I 11050 6992742693 fem

e Forca de protensio para calculo da deformacio de pré-alongamento
P, = Py + ap X A, X 0. = —5753,23 + 5,7 x 55,77 X (—1,832) = —6335,6 kN
Considerando y, = 0,9 tem-se:
Poq =¥, X B, = 0,9 X (—6335,6) = —=5702 kN
e Deformacio de pré-alongamento

ey =mal 57021 o0ch1 511 060
pnd = 4 XE, | 5577 x 20000

e Adotando a tensio na armadura de protensiao

foyk 1710
Opd = foya = % = T = 1487 MPa

Supondo secdo retangular de largura b,, = by = 185 cm, tem-se a posi¢do da linha neutra:

Opa X A 148,7 x 55,77 2637
y = — = , cm
085X fea X 08X by (g5 ii x 0,8 X 185

0,8x < hf - 0,8 x 26,73 = 21,10 cm < 20 cm - Falso

Logo, a secdo deve ser calculada como secao T. Recalculando a posi¢dao da linha neutra para

secao T tem-se:

O-pd X Ap - 0,85 X fcd X (bf - bw) X hf
x= 0,85 X f,q X 0,8 X by,
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148,7 x 55,77 — 0,85 X 3,5 X (185 —20) x 20
1,4
X = 3T = 37,66 cm
0,85 x ﬁx 0,8 x 20

0,8x = hf - 0,8 X 37,66 =30,13cm = 20 cm — Confirma se¢ao T
Supondo dominio 3 ou 4:

Ecd X 3,5 37,66

tpia dy—x £  209,1— 37,66

&p1a = 15,93 %o > 10 %o — Nao ¢ dominio 3 ou 4, e sim dominio 2.

Supondo dominio 2:

Ecd X Ecd 37,66
= —_ — =
gpra dp—x 10  209,1-37,66

Eca = 2,20 %o < 3,5 %0 — Confirma dominio 2.

Fazendo €,14 = 10 %o (valor maximo):
Epd = Epna T+ €p1a = 5,11+ 10 = 15,11 %o
Deformagao de inicio de escoamento da armadura de protensao:

foya 1487

= = = = 0,
ova =g = Fo000p =~ 00744 = 7,44 %o

Do diagrama de tensdo-deformacado simplificado para agos de protensdo exposto na Figura 9

do item 2.6 deste trabalho tem-se a seguinte relacao:

fota = fpya _ Dopg

€pud ~ Epyd  €pd T Epyd
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Portanto:

1652 — 1487 _ Aopy
35—7,44 15,11 — 7,44

— Aopy = 45,92 MPa
Por fim, para &,4 = 15,11 %o, tem-se: 0,4 = 1487 + 45,92 = 1532,92 MPa.
O momento fletor ultimo ¢é:

Myq = 0,85f,4(bs — by, )he(0,4x — 0,5h) + 0,44, (d, — 0,4x)

3,5
My, = 0'85ﬁ (185 —20)20(0,4 x 37,66 — 0,5 x 20) + 153,29 x 55,77(209,1 — 0,4 X 37,66)

’

M,y = 16943,22 kNm

M, < Mgy =17171,38 — E necesséria armadura passiva.

e Cailculo da armadura passiva

O momento a ser resistido pela armadura passiva é:
AM = 17171,38-16943,22 = 228,16 kNm.

Supondo d; =212,6 cm e utilizando CA-50 tem-se:

50
22816 = 18 Ag X (212,6 — 0,4 X 37,66) > A, = 2,66 cm?

e Verificacio da armadura minima
Do item 17.3.5.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, tem-se que se deve respeitar a taxa minima de

armadura de 0,15%. Portanto:

0,15 ,
Asmin= 5o X 11050 = 16,58 cm

Logo, adotam-se 6020mm (18,85 cm?).
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3.17 Seguranca as solicitacdes tangenciais

Para verificar a seguranca as solicitagdes tangenciais € necessario encontrar a parcela da forca
cortante que ¢ resistida pela componente vertical dos cabos protendidos. Dessa forma, as perdas
de protensdo na se¢do do apoio (local de maior esfor¢o cortante) serdo estimadas calculando as
perdas por atrito e encunhamento e supondo que as perdas por encurtamento elastico do
concreto € progressivas sao iguais aquelas encontradas no meio do vao. Tem-se, portanto:

Aenciprog = 26,54 + 187,30 = 213,84 MPa.

e Parcela combatida pela componente vertical dos cabos de protensao

Os resultados encontrados para todos os cabos estdo dispostos na Tabela 23.

Tabela 23 - Parcela vertical da forca de protensdo.

oPi Ac,attenc | oP,at+enc oPx P aA Poosen
Cabo sen (aA) (aA)
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (kN) (rad) (kN)
1 1329,27 156,26 1173,01 959,17 1069,9 0,1770 0,176 188,4
2 1329,27 159,65 1169,62 955,78 1066,1 0,1590 0,158 168,8
3 1329,27 165,43 1163,84 950,00 1059,6 0,1520 0,151 160,4
4 1329,27 143,92 1185,35 971,51 1083,6 0,0820 0,082 88,8
5 1329,27 128,43 1200,84 987,00 1100,9 0,0367 0,037 40,4
SOMA 646,8

Fonte: autora

Tem-se, portanto: Vg mar = 1946,36 — 0,9 X 646,8 = 1364,24 kN

Do item 17.4.1.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se que a Equagdo 40 deve ser verificada,

para casos em que o efeito da componente tangencial da for¢a de protensdo ¢ favoravel.

Ap X fpya + As X fya 2 Vsa (40)

Assim: 55,77 x 148,7 + 18,85 X 43,5 = 9112,97 > 1946,36 - OK

e Verificacdao da diagonal comprimida
Do item 17.4.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se as recomendagdes do Modelo de Calculo 1,
adotado neste trabalho, para a verificagdo da seguranga quanto as solicitagcdes tangenciais.

Supondo bainha injetada de 7 cm de didmetro (adotada conforme projeto didatico original):
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Logo,

bw,ef = by — 0,50 =30—0,5X7 > by s = 26,5cm

Deve ser verificada a relagao:

fer
VstO,27x(1—Zcﬁ>xfcdxwad

35\ 3,5
< ) x == —
Veg < 0,27 X (1 250) X7 X 26,5 X 212,6 = 327048 kN

1364,24 kN < 3270,48 kN —» OK

e Parcela da forca cortante resistida pelo concreto

Ainda do item 17.4.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se as Equacdes 41 ¢ 42.

Mo

V.=11+ X Ve <2X Vg (41)
d,max

Veo =0,6 X fora X by, X d (42)

Onde:

e M, = momento de descompressao.

Portanto, tem-se:

)

5
Voo = 0,6 X X 26,5 X 212,6 = 543,27 kN

)

My = P, X (e — ks) = 5753,23 x (1,2624 — (—0,4614)) = 9917,42 kNm

9917,42
o=

- X =
+17171’38) 543,27 = 857,04 kN



79

e Determinacio das armaduras

A parcela a ser resistida pelo ago ¢:

Viw = Veamax — Ve = 1364,24 — 857,04 = 507,2 kN

Portanto, a armadura ¢ dada por:

A, Vo 507,2

= = x 100 = 6,09 cm?
s 09xXdXfyq 09X212,6X 43,5 em*/m

e Verificacdo da armadura minima
Do item 17.4.1.1.1 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se a Equa¢ao 43 para verificacdo da area

minima para armadura transversal.

Ay - 0,2 X feem X by, X sena

S fywk (43)

Portanto:

Asw <0,2><3,2><30>< 1

200 ) x 100 = 3,84 cm?/m

S

e Escolha dos estribos
O item 18.3.3.2 da ABNT NBR 6118:2014 traz recomendacdes para a escolha dos estribos.

Quanto ao didmetro destes, a norma traz a relagdo expressa pela Equacao 44.

5mm < &t < b, /10 (44)

Assim: 5mm < &t < 30 mm —» dt = 10 mm
Como Vgz =1946,36 kKN < 0,67V,q, =2191,22 — S5, = 300 mm.
Adotando estribos simples tem-se: 2 barras de 10 mm = 1,6 cm?. Desse modo:

n= ﬁ = 3,81 = 4 estri bospor metro
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Logo, adotam-se @10 ¢/25 (6,40 cm?/m).

3.18 Armadura de pele
Do item 17.3.5.2.3 da ABNT NBR 6118:2014 tem-se as recomendagdes para obtencdo da

armadura de pele. Como a altura da viga ¢ superior a 60 cm (220 cm), deve-se prever armadura

de pele pela Equacao 45.
As pete = 0,10% X by, X h < 5 cm?/m (45)
Portanto:

0,10 ,
Aspete = T5o X 20 X 220 = 4,40 cm

Adotam-se, entdo, 6®@10mm (4,71 cm?) por face. Logo, tem-se ®10 ¢/16,5 (4,76 cm?*/m),

respeitando o espagamento maximo de 20 cm.

3.19 Detalhamento

A disposicao das armaduras na secdo transversal foi feita de acordo com os itens 18.3.2.2,
17.2.4.1,17.3.5.2.4 ¢ 17.3.5.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, além de recomendag¢des praticas
propostas por Leonhardt (1979). A Tabela 24 traz um resumo das armaduras utilizadas e a
Tabela 25 expde as recomendacdes que foram atendidas no detalhamento da pega. O
posicionamento longitudinal dos cabos de protensdo pode ser verificado na Figura 48 enquanto

que o detalhamento da se¢do transversal no meio do vao esta na Figura 49.

Tabela 24 - Resumo das armaduras utilizadas.

Barras Area
Armadura ativa 5 cabos de 11012, 7mm 55,77 cm?
Armadura passiva 6020mm 18,85 cm?
Armadura de pele 60 10mm em cada face 4,76cm?*/m
Estribos ®10c/25 6,40 cm*m
Estribos de contorno ®10c/25 -
Armadura construtiva ®10mm -
Armadura de torcao ®20mm -

Fonte: autora



Tabela 25 - Recomendacdes atendidas no detalhamento.
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RECOMENDACOES ESPACAMENTOS
Cobrimento (cm) 4,5 ep min (cm) 3,77
Altura da ultima camada (cm) 18,25 OK ep max (cm) 40 OK
Altura limite da tltima camada [0,2h] (cm) 44 ep adotado (cm) | 5,25
d'p (cm) 10,9 OK ¢ min (cm) 2
d'p adotado (cm) 15 e max (cm) 40 OK
Camada mais afastada de ycgp (cm) 7,35 OK ¢ adotado (cm) 4,4
Limite da camada mais afastada de ycgp [0,1h] (cm) | 22 AREA DE ACO
dp (altura 1til) (cm 209,1 Atot max (cm? 442
dp (alI;J(ra util) ad(:tido )(cm) 205 oK Atot (crilz) ) 74,62 OK

Fonte: autora

Figura 48 - Tragado dos cabos de protensdo (medidas em cm).
. 2000,0 .

E

30,0

Fonte:

autora

192 6 1926 1926 185,0 185,0



Figura 49 - Detalhamento da se¢do transversal (medidas em cm).
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Destaca-se que na Figura 48 a linha pontilhada representa as extremidades do fuso limite.

Percebe-se entdo que o tracado dos cabos de protensdo estd adequado quanto a este critério.

Por fim, ressalta-se ainda que deveriam ser feitas as verificagdes quanto a fadiga e fissuragao
da estrutura. Entretanto, para que o trabalho ndo ficasse demasiado extenso, optou-se por nao

se realizar estas averiguagdes.

4 RESULTADOS E DISCUSSOES

Na adaptacdo do projeto proposto pelos professores Fernando Rebougas Stucchi e Kalil José
Skaf, da Escola Politécnica da Universidade de Sao Paulo, as longarinas foram solidarizadas
por uma transversina intermedidria, a qual acabou por enrijecer a estrutura e permitir a
desconsideragdo dos efeitos da tor¢do no dimensionamento. Desse modo foi possivel a
utiliza¢do do Processo de Leonhardt no lugar do Processo de Fauchart. Considerou-se também
o novo modelo de célculo para o coeficiente de impacto disposto na ABNT NBR 7188:2013,
além do parametro oy (em funcdo da natureza do agregado) que influencia o modulo de

elasticidade, especificado pela ABNT NBR 6118:2014.

As Tabelas 26 e 27 mostram um resumo das variagdes encontradas entre o projeto original e o
trabalho aqui desenvolvido. J& a Figura 50 traz a diferenca entre as linhas de influéncia

encontradas pelo Processo de Fauchart e pelo Processo de Leonhardt.

Tabela 26 - Diferencas encontradas entre o projeto original e o atual.

PARAMETRO (I))RR%]&]?A?J PROJETO ATUAL DIFERENCA (%)
Eci (MPa) 33130 39756 20

Coeficiente de impacto (@) 1,127 (Slo’ig;) (Slz’ 13135) (833)65681) (S_21 ;1135)
Mg mix (Ss5) (kNm) 7783,49 8095,60 4,01
Mgq max (S5) (kNm) 3795,60 3734,40 -1,61
Mmax ELU (S5) (kNm) 16201,11 17171,38 5,99
Mmax freq. (S5) (kNm) 9681,29 10176,37 5,11
Mmax gperm. (S5) (kNm) 8922,17 9344,06 4,73
Vg max (So0) (kN) 813,97 832,40 2,26
Vq max (S0) (kN) 391,82 393,7 0,48
Vmax ELU (So) (kN) 1686,59 1946,36 15,40

Fonte: autora



Tabela 27 - Diferengas encontradas entre o projeto original e o atual - continuacao.
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PARAMETRO (I;RR:)GJI};]:I)J PROJETO ATUAL DIFERENCA (%)
Vmax freq. (So) (kN) 1009,88 1106,61 9,58
Ap (cm?) 49,35 55,77 13,01
As (cm?) 19,7 18,85 -4,31
Estribos (cm?/m) 3,84 6,4 66,67

Fonte: autora

Figura 50 - Linhas de influéncia A (Processo de Fauchart) e B (Processo de Leonhardt).
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rl5=0,018;
rl6 =-0,067 ¢;

Fonte: autora com adaptagdes de Stucchi e Skaf (2006)

rl7=-0,148.

Da Figura 50 fica clara a atuagdo da transversina como elemento enrijecedor da secdo

transversal, o que pode ser verificado pela diferenca entre as linhas de influéncia. Naquela

oriunda do Processo de Leonhardt os valores observados sdo menores do que os obtidos pelo

Processo de Fauchart. Essa divergéncia faz com que o trem-tipo encontrado no projeto original

seja maior do que o aqui calculado, de modo que 0 momento maximo devido a cargas variaveis

para a se¢do mais solicitada sofreu uma redugdo de 1,61% neste trabalho. Em contrapartida, a

carga concentrada da transversina causou um acréscimo de 4,01% no momento maximo devido

a cargas permanentes.
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Outra diferenca evidente estd no tragado das linhas, j4 que na estrutura enrijecida tem-se uma
linha reta (pois os elementos estdo solidarizados pela transversina) enquanto que o Processo de
Fauchart gera linha de influéncia curva. Esta simplificacdo, no entanto, ndo causa grande

interferéncia nos resultados, visto que a varia¢ao dos esfor¢os encontrados foi pequena.

Em relagdo ao coeficiente de impacto percebe-se que o novo modelo de célculo forneceu dois
resultados, um para as segdes S, ¢ S; (1,393) e outro para as demais se¢des (1,114). Isso
acontece pois o coeficiente de impacto adicional ¢ considerado apenas até 5,0 metros de cada
lado de juntas ou descontinuidades estruturais. Assim, na se¢ao mais solicitada para momento
fletor o coeficiente de impacto sofreu uma reducdo de 1,15% enquanto que na secdo mais
solicitada para esfor¢o cortante houve um acréscimo de 23,6%. Considerando que o aumento
foi mais consideravel do que a diminuigao, fica claro a importancia de se calcular utilizando as

disposi¢oes da ABNT NBR 7188:2013.

No que diz respeito a area de armadura ativa encontrada, nota-se um acréscimo de 13,01%. Isso
aconteceu pois, devido ao peso proprio da transversina, a combinacdo quase permanente
(predominante na estimativa de P,,) para a se¢do mais solicitada pelo momento fletor aumentou
4,73%. Quanto aos estribos, o incremento na area encontrada foi ainda maior (66,67%), j& que
além da influéncia da transversina, a se¢cao mais solicitada para esfor¢o cortante esta submetida

a um coeficiente de impacto consideravel (1,393).

5 CONSIDERACOES FINAIS

A partir da anélise dos resultados obtidos neste trabalho, conclui-se que a simplificacdo da linha
de influéncia (linear) para pontes em vigas multiplas proposta por Leonhardt apresenta
resultados adequados, e até mais conservadores, se comparadas ao Processo de Fauchart. Isso
ocorre pois, por mais que a linha de influéncia obtida pelo Processo de Leonhardt apresente
valores menores, a presenca das transversinas leva a um acréscimo consideravel da carga
permanente. Dessa forma, acaba-se por encontrar maiores taxas de armadura ativa que, neste
trabalho, permitiram a reducdo da 4rea de armadura passiva por absorverem uma maior parcela

do momento solicitante.



86

Por fim, em relagdo ao novo modelo de céalculo do coeficiente de impacto, fica clara a
importancia deste ao analisar o aumento dos esfor¢os cortantes nas secdes do apoio e,
consequentemente, um acréscimo na area de estribos. Além disso, ¢ possivel a realizacao de
projetos mais econdmicos, ja que sao obtidos coeficientes de impacto diferentes para as se¢oes

no meio do vao (mais solicitadas pelo momento fletor) e proximas a juntas ou descontinuidades.
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