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RESUMO

Atualmente no Brasil, existem diversas pontes e viadutos que se encontram em estado precario
de conservagao. Isso se da pela falta de manutencao dessas obras-de-arte e até mesmo por essas
estruturas ndo terem sido projetadas para resistirem as cargas moéveis atuais das rodovias
brasileiras. Existem diversos métodos e estudos sobre a recuperacao de pontes, este trabalho
analisa a aplicacao de protensdao externa como alternativa de reforgo estrutural, através de um
exemplo de aplicagdo em uma ponte de concreto com duas longarinas de trem-tipo classe TB-

36 reforgado para resistir esforgos da classe TB-45.

Palavras-chaves: protensao externa; reforgo estrutural; pontes.



ABSTRACT

Currently in Brazil, there are several bridges and viaducts that are in a precarious state of
conservation. This is due to the lack of maintenance of these works of art and even because
these structures were not designed to withstand the current mobile loads of Brazilian highways.
There are several methods and studies on the recovery of bridges, this work analyzes the
application of external prestressing as an alternative to structural reinforcement, through an
example of application in a concrete bridge with two girders of a class TB-36 train reinforced

to resist class TB-45 exercises.

Keywords: external prestressing; structural reinforcement; bridges.
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1. INTRODUCAO

Devido as altas demandas de mercado, o modal rodoviario brasileiro sofreu mudangas
relacionada a elevagdo das cargas transportadas, como consequéncia dessa evolugdo, parte das
pontes e viadutos construidos até a década de 80, estdo em estado critico de funcionamento ou
foram afetadas por patologias. A diminuicdo da capacidade de carga destas estruturas se
contrasta ao aumento de solicitagdes, pois estas obras especiais nao foram calculadas para
suportar tais acréscimos de esforcos.

Entre os anos de 1960 a 1984, estava em vigor a NB-6:1960, na qual se estabelecia a
classe do trem-tipo 360 kN a maior para a época. A partir 1982, a NB-6:1960 passou a ser
registrada como NBR 7188, que atualizou o maior trem-tipo para 450 kN. Esse cendrio,
provocou a necessidade do reforco estrutural em diversas obras de artes.

Dentre os diversos métodos de recuperacdo estrutural de pontes e viadutos, o uso de
protensdo externa, utilizando cabos de protensdo ancorados e desviadores, ¢ uma alternativa
muito utilizada internacionalmente e que ja vem sendo aplicada no Brasil. Desde que a
geometria da obra de arte permita, este método se torna economicamente e tecnicamente viavel,
pela possibilidade de reforgar ativamente a estrutura sem a necessidade de haver demolicdo e

alterar sua secdo original.

1.1 Objetivo

Serd dimensionada uma ponte rodovidria em concreto armado com duas longarinas
inicialmente para a classe 36, e adaptando-a para classe 45. A partir disso sera analisado o
desempenho da protensdo externa como reforgo estrutural, determinando o arranjo e a

geometria para este projeto.

1.2 Objetivos especificos
e Analisar a evolugao histérica das normas de pontes e cargas moveis;
e Adaptar as normas antigas de uma ponte classe 36 para as normas atuais;
e Demonstrar explicitamente as consideracdes de calculo e de reforgo estrutural de
pontes;

e Analisar o desempenho da protensdo externa como reforgo estrutural.
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2. REFERENCIA BIBLIOGRAFICA

2.1 Condicdes das pontes e rodovias brasileiras

Em 2004, o Tribunal de Contas da Unido (TCU) constatou, em auditoria junto ao
Departamento Nacional de Infraestrutura de Transportes (DNIT), irregularidades que
comprometem a adequada manutencdo de pontes, viadutos e obras similares presentes nas
rodovias federais. As falhas podem comprometer a vida util dessa categoria de construcdes,
chamada “obras de artes especiais”, e de acordo com o ministro-relator, Jos¢ Mucio, podem
expor o patrimdnio publico e a integridade das pessoas.

Os dados apresentados ao TCU em 2004 relatam condi¢cdes de estabilidade e
funcionalidade. Algo em torno de 75% das pontes existentes nas rodovias brasileiras que nao
estdo sob o regime de concessdo encontram-se em precario estado de conservagao e necessitam
de recuperagdo, reforco ou alargamento para se adequarem a condi¢des de uso que sejam
consideradas satisfatorias. Outros dados, do Departamento Nacional de Infraestrutura de
Transportes (DNIT), publicados por Mendes (2009), mostram o seguinte perfil do universo de

5.600 pontes cadastradas nas rodovias federais pelo referido érgao:

a) 70% do ntimero de pontes, correspondentes a 64% da area de tabuleiro construida,
possui idade superior a 30 anos;

b) 63% das pontes tém extensao inferior a 50m;

c) 79% das pontes possuem largura total inferior a 12,0m, considerada estreita pelo
padrdo atual;

d) 94% das pontes possuem sistema estrutural em viga de concreto armado ou
protendido;

e) 90% das pontes foram projetadas com trem tipo de 240KN ou de 360KN;

f) 50% das pontes possuem apenas um vao com dois balangos;

g) 93% das pontes possuem vao maximo inferior a 40,0m.

Resumidamente, conforme o relatorio do TCU (TC 001.166/2014-0) na tltima
prestacdo de contas autuada na Corte TC 013.121/2019-7 estima-se a existéncia de 8.157
OAE’s, deste total 4.752 estdo cadastradas no SGO, sendo que 204 foram classificadas como
obra problematica (195) ou critica (9), das quais apenas 19 tém projeto contratado; em todo o

exercicio foram realizadas somente 38 inspegdes de rotina, o que equivale a 13% do total
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realizado em 2016 (282 inspecdes) e 3% em relagdo a 2015 (1.154 inspecdes), indicando uma
queda vertiginosa das vistorias rotineiras.

E possivel concluir que esse perfil também se aplica as pontes das rodovias estaduais e
municipais, cujas quantidades ndo estdo disponiveis devido a auséncia de informacdes
cadastrais na grande maioria dos estados e municipios. Esses dados indicam a necessidade de
adequagdo das pontes existentes baseadas de normas ultrapassadas no tocante de geometria,

funcionalidade e seguranga exigidos para a malha rodoviaria brasileira atual.

2.2 A evolucio da norma brasileira de cargas moveis

No Brasil existem duas normas principais em vigor que tratam especificamente do
dimensionamento de pontes e viadutos rodoviarios: ABNT NBR 7188:2013, “Carga Movel
Rodoviaria e de Pedestres em Pontes, Viadutos, Passarelas e outras estruturas™; e a ABNT NBR
7187:2021, “Projeto de pontes de concreto armado e de concreto protendido — Procedimento™.
A precursora da atual NBR 7188 era a NB-6, de 1943, “Cargas Mdveis em Pontes Rodoviarias”,
e da NBR 7187:2003 era a NB-2, de 1941, “Calculo ¢ Execucdo de Pontes de Concreto
Armado”. (MASCARENHAS at al., 2020)

Desde seu surgimento a NBR 7188 pode ser analisada através de quatro periodos
distintos: de 1943 a 1960, de 1960 a 1984, de 1984 a 2013 e de 2013 até os dias atuais (PFEIL,
1983; LUCHI, 2006; ROSSIGALI, 2013; TIMERMAN, 2015). A Tabela 1 mostra a evolugao

dos trens-tipo normativos brasileiros ao longo desses quatro periodos.

Tabela 1: Evolugdo dos Trens-tipo brasileiros
Periodos 1943-1960 1960-1984 1984-2013 2013-2021

Trens-Tipo (kN) 60 | 70 | 90 [ 160 | 240 | 120 | 240 | 360 | 1202 300 | 450 | 240 | 450
Fonte: Adaptado Pfeil, (1983); Luchi, (2006); Rossigali, (2013); Timerman, (2015)

A antiga NB-6:1943 classificava as pontes rodovias em trés classes distintas: I, I e III.
Essas classes variavam de acordo com os veiculos que trafegavam nas rodovias:

e C(lasse I: eram consideradas as mais importantes e eram “situadas em estradas-tronco
federais ou nas estradas principais de liga¢do entre esses troncos”.

e C(Classe II: eram aquelas “situadas em estradas de ligacdo secundarias, mas que,
atendendo as circunstancias especiais do local, houvesse conveniéncia em se prever a
passagem de veiculos pesados”

e C(Classe III: abrangia “pontes situadas em estradas de ligacdo secundarias ndo incluidas

na Classe I1”
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A NB-6:1943 trazia um trem tipo composto pela combinagdo de carga de caminhdo e
um compressor, além disso uma carga de multiddo acompanha o trem tipo (CAVALCANTI,
2004). A Figura 1 apresenta o caminhao e o compressor utilizados como trens-tipos na prescrita

NB-6, de 1943 e a Tabela 2 mostra as respectivas cargas.

Figura 1: Trens-tipo conforme a NB-6:1943

T T

| I
2 COMPRESSOR
o= | CAMINHAO
[ { | |
AT L i & [] ay
|
- —y * = i f
- 4 l. ! I - L 3 — —
— ! i J i
F ] . 1 == }
) s i ! ! ! L]
- :

- - -

Fonte: Adaptado NB-6, (1943)

Tabela 2: Compressores e Caminhdes conforme a NB-6:1943

. . Compressores Caminhoes .
Caracteristicas Tipo A | TipoB | TipoC | Tipo A | Tipo B Unidades
Peso total 70 160 270 60 90 kN
Peso da roda dianteira 50 70 100 7.5 15 kN
Peso da roda traseira 10 45 70 22.5 30 kN
Largura da roda dianteira 1 1 1 8 12 m
Largura da roda traseira 10 40 50 18 24 cm
Distancia entre os eixos dianteiro e
. 3 3 3 3 3 m
traseiro
Distancia enm? osll‘nems das rodas 160 160 160 160 160 em
traseiras

Fonte: Cavalcanti, (2004)

Para cada classe de ponte indicava-se determinadas associagdes entre 0s compressores
e caminhdes, e o calculo da carga uniformemente distribuida devido a multiddo e aos veiculos

de pequeno porte era realizado de acordo com o vao da estrutura, de acordo com a Figura 2.
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Figura 2: Esquema para formacao de um trem tipo de acordo com a NB-6:1943
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Fonte: Manual de Inspe¢do de Pontes Rodoviarias, (2004)

Com a atualizagdo da NB-6, de 1960 (NB-6:1960), foram estabelecidas trés novas
classes de pontes: Classe 36, Classe 24 e Classe 12. As Tabelas 3 e 4 e a Figura 3 apresentam

o trem tipo dessa norma e as respectivas cargas.

Tabela 3: Trens-tipo de acordo com a NB-6/1960

Classe da Veicll:’ltl::o - Carga uniformemente distribuida Classe da
ponte Tipo N T p (N/m?) | p' (KN/m?) Disposicdo da carga rodovia
36 36 360 5.0 3.0 B , ' I
M | 4 | 0 | 40 30|+ Carmn b o resante da pite ¢ pacscios, |1
12 12 120 3.0 3.0 111
Fonte: Cavalcante, (2004)
Tabela 4: Valores caracteristicos para os trens-tipo da NB-6:1960
Caracteristicas Tipo 36 | Tipo 24 | Tipo 12 | Unidades

Quantidade de eixos 3 3 2 Eixo

Peso total do veiculo 360 240 120 kN

Peso de cada roda dianteira 60 40 20 kN

Peso de cada roda traseira 60 40 20 kN

Peso de cada roda intermediaria 60 40 - kN
Largura de contato by de cada roda dianteira 0.45 0.35 0.25 m
Largura de contato bs de cada roda traseira 0.45 0.35 0.25 m
Largura de contato bs de cada roda intermediaria 0.45 0.35 - m
Comprimento de contato de cada roda 0.20 0.20 0.20 m
Area de contato de cada roda 0.20xb | 0.20xb | 0.20xDb m?
Distancia entre eixos 1.50 1.50 3.00 m

Distancia entre os centros de roda de cada eixo 2.00 2.00 2.00 m

Fonte: Cavalcanti, (2004)



17

Figura 3: Trens-tipo e multiddo da NB-6, de 1960
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Fonte: Cavalcanti, (2004)

Em dezembro de 1982, a NB-6:1960 passou a ser registrada como NBR 7188, e
atualizou os trens-tipo para as classes 12, 30 e 45 (Tabela 5 e 6). Além disso, houve a alteragao
da disposicdo das cargas uniformemente distribuidas, sendo a carga p distribuida em toda a

pista representando os veiculos de pequeno porte e a carga p’ disposta somente nos passeios
(Figura 4). (OLIVEIRA,2020)

Tabela 5: Trens-tipo de acordo com a NBR 7188:1984

Classe da ponte Veiculo Carga uniformemente distribuida
P Tipo | Peto total (kN) | p (kN/m?) | p' (kN/m?) Disposicdo da carga
45 45 450 50 3,0 . .
30 30 300 50 3.0 ) Carga p em toda a pista
Carga p’ nos passeios.
12 12 120 3,0 3.0

Fonte: ABNT, (1984)

Tabela 6: Valores caracteristicos para os trens-tipo da NBR 7188:1984

Trem-tipo | Trem-tipe | Trem-tipo

Unidade 45 30 12
Cuantidade de eixos un. 3 3 2
Peso total do veiculo kKM 450 300 120
Peso de cada roda dianteira kKM 75 50 20
Peso de cada roda traseira kM 75 50 40
Peso de cada roda intermediaria kM 75 50 -
Largura de contato b: de cada roda
dianteira m 0,50 040 0,20
Largura de contato bs de cada roda
traseira m 0,50 040 0,30
Largura de contato b, de cada roda
intermediaria m 0,50 040 i
Comprimento de contalo de cada roda m 0,20 0,20 0,20
Area de contato de cada roda m* 0,20xb 0,20xb 0,20xb
Distadncia entre os eixos m 1,50 1,50 3,00
Distdncia entre os centros de roda de
cada eixo m 2,00 2,00 2,00

Fonte: ABNT, (1984)
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Figura 4: Trens-tipo e multidao da NBR 7188, de 1984
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Fonte: ABNT, (1984)

Em 2013, a atualizagdo da ABNT NBR 7188 definiu, no item 5.1, um sé trem tipo para
todos os casos de pontes, denominado Carga Modvel Padrao TB-450, com as mesmas
caracteristicas do trem tipo 45, mudando somente a disposi¢do da carga uniformemente
distribuida, a qual passou a ser considerada igual para todo o espaco ao redor do veiculo padrao

e equivalente a 5 kN/m? conforme apresenta a Tabela 7 e Figura 5.

Tabela 7: Trens-tipo de acordo com a NBR 7188:2013

1 Veiculo Carga umiformemente mmhnda
sedag Tipo | Peto total (kN) | p (N/m?) | p' (KN/m?) Disposicio da carga
45 45 450 5.0 3.0 * Carga p em toda a pista
24 24 240 4.0 3.0 ¥ Carga p’ nos passeios.

Fonte: ABNT, (2013)

Figura 5: Carga Movel Padrao TB-450
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Fonte: Manual de Inspe¢ao de Pontes Rodoviarias, (2004)

Entretanto, pontes compostas por apenas uma faixa, situadas em estradas proximas a
municipios, e pontes particulares podem ser dimensionadas considerando o trem tipo 24, com

as mesmas caracteristicas apresentadas para o mesmo nas Tabelas 3 e 4, exceto a carga
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distribuida, que deve ser constante e igual a 4 kN/m? para todo o espago envolta do veiculo

padrdo, incluindo os passeios.

2.3 Reforg¢o estrutural de pontes

Como ja mencionado anteriormente, as pontes brasileiras podem demandar um reforgo
estrutural para que se tornem aptas a receber uma quantidade maior de cargas do que foram
originalmente dimensionadas para resistir, ou por fatores relacionados aos problemas de
patologias devido a falta de inspe¢do e manutencdo das mesmas, fazendo-se necessario seu
reforco para retornar a capacidade estrutural prevista no projeto. Logo, as obras de reforgo tém
trés finalidades basicas: o restabelecimento das condigdes da ponte, sua adequagdo as normas
vigentes e possiveis alteracdes geométricas da rodovia da qual faz parte (OLIVEIRA, 2013).

Os procedimentos de reforgo classificam-se em passivos e ativos de acordo com Tejedor

(2013);

e Os reforgos passivos partem de uma condicdo neutra e entram em carga a medida que
a estrutura original vai solicitando-o. E muito importante conhecer as propriedades de
deformacao do reforgo e da estrutura, pelo que resulta necessario fazer um estudo de
deformacao da estrutura frente as cargas instantaneas e de longa duracdo. Entre os
reforgos passivos, tem-se o encamisamento de elementos, o reforco por chapas coladas,
com perfis metélicos e com fibras de carbono.

e Os reforcos ativos fazem referéncia aqueles tratamentos baseados na introducdo na
estrutura de acdes ou deformacdes que modificam o estado de tensdo, favorecendo o

comportamento resistente. Uma das técnicas mais convencionais € a protensao externa.

2.3.1 Encamisamento de elementos

O encamisamento consiste em aumentar a se¢do de elementos de concreto armado
(geralmente pilares e vigas) com o fim de poder suportar cargas superiores as previstas no
projeto original.

Este sistema apresenta a vantagem de uma grande compatibilidade entre o material
original e o de refor¢o, bem como uma ampla superficie de contato entre ambos, que possibilita
a necessaria transferéncia de esfor¢os. Assim mesmo, € possivel aumentar consideravelmente
a secdo de concreto e incorporar uma abundante quantia de novas armaduras que, caso

necessario, podem ser ligadas as armaduras originais mediante algum tipo de ancoragem
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(Figura 6 e 7). O resultado final ¢ um elemento notavelmente monolitico, capaz de incrementar

a resisténcia e rigidez do elemento original (TEJEDOR,2013).

Figura 6: Encamisamento de viga com concreto armado
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Fonte: Tejedor, (2013)

Figura 7: Encamisamento de um pilar em concreto armado

—

Fonte: Tejedor, (2013)

2.3.2 Refor¢o com chapas de aco coladas

O refor¢o com chapas de ago coladas consiste num refor¢o com o emprego de elementos
metalicos, unidos a estrutura de concreto por meio de resinas epoxi, destinados a incrementar a
resisténcia da obra existente, para compensar os esfor¢os suplementares de flexdo, tragcdo, de
cisalhamento ou de uma combinagdo de qualquer deles. Além da colagem com epdxi, o refor¢o

pode ser feito também com chapas soldadas.
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Este sistema pode ser utilizado como solugdo mista com outros sistemas em reparo e

reforco de estruturas. Os elementos refor¢ados podem ser pilares, vigas, lajes e fundagdes

(Figura 8).

Figura 8: Chapas metalicas colocadas na parte inferior de uma laje

Fonte: Silva, (2007)

2.3.3 Refor¢o de estruturas com perfis metalicos

Outro método habitual de refor¢o consiste em unir um ou varios perfis metalicos ao
elemento original de concreto armado, de jeito que se transforme em um elemento misto. E o
caso de alguns tipos de refor¢o amplamente utilizados, como o reforco de vigas ou lajes
mediante o encostado inferior de perfis em se¢des duplo T.

Como o encamisamento com concreto armado, trata-se de um sistema de refor¢o muito
eficaz estruturalmente, que permite acrescentar consideravelmente a rigidez e a resisténcia do
elemento original.

Na feicdo da constru¢do, o reforco mediante perfis metalicos, apresenta menos
dificuldades que o encamisamento com concreto. E por isso que os custos dos reforgos mediante
perfis metalicos sdo geralmente inferiores aos realizados mediante encamisamento com
concreto armado.

A vantagem desta técnica ¢ o fato de que o aumento da rigidez seja uniformemente

distribuido, ndo havendo necessidade por vezes de reforgar as fundacoes.

2.3.4 Refor¢o de estruturas com fibras de carbono

Entre os diferentes tipos de fibras (carbono, vidro, aramida) que podiam servir para este

uso, decidiu-se utilizar as de carbono. S3o as que tém um moddulo de elasticidade mais alto,
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compativel com a deformagdo do concreto armado. Tanto as fibras de vidro, como as de
aramida, ainda sendo substancialmente mais baratas, proporcionam propriedades inferiores.
Quanto as matrizes, a mais compativel com as fibras de carbono demonstrou ser a resina
epoxi; ¢ a que melhor molha as fibras e a que mais aderéncia tem a elas. Ademais tem um
curado sem retragdo, o qual ¢ importante para o uso ao que vai destinado. Os campos de

aplicagdo dos reforgos descritos anteriormente sdo os seguintes (AGUILA HIGUERO, 2010):

¢ Reforco a flexiio: Para o reforco a flexao de vigas, lajes e outros elementos de concreto
armado utiliza-se, principalmente, o método de colado de laminados retos. alguns casos,
também pode ser utilizado o método de colado dos tecidos. Em ambos os casos consiste
em aderir o refor¢o, que atuara como armadura externa de tracdo. O adesivo servird para

transmitir o esforco cortante entre o reforgo e o concreto (Figura 9).

bras de carbono
= amana

i

Figura 9: Refor¢o de umas vigas a flexdo com fi

= — F

Fonte: Tejedor, (2013)

e Reforco por confinamento: Para elementos submetidos a compressdao simples ou
composta, pode ser feito um refor¢o por confinamento, este tipo de refor¢o faz-se
principalmente em pilares. O sistema a utilizar ¢ o de tecidos, devido a sua facil

adaptabilidade a qualquer forma do suporte.

Com os tecidos envolve-se a pega a refor¢ar completamente, de abaixo a acima. Podem-
se colocar tantas camadas de tecido como se deseje. Esta envoltura provoca um confinamento
da peca que faz melhorar seu comportamento frente a cargas. Quando a pega se comprime

inicialmente, encurta-se, e por efeito Poisson, dilata-se transversalmente. O efeito do
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confinamento € controlar esta dilatacdo transversal, melhorando assim a capacidade portante

(Figura 10).

Figura 10: Refor¢o confinamento
= =L

e Reforc¢o a cortante: Para o reforco de pegas a cortante o que se faz é colocar as fibras
de carbono a modo de estribos externos, aderidos pela resina epoxi. Este tipo de reforgo
consiste em envolver ou cercar transversalmente o elemento a reforcar (Figura 11).

Figura 11: Refor¢o confinamento

Fonte: Tejedor, (2013)

2.3.5 Refor¢o de estruturas mediante protensio externa
O método de reforco utilizando a protensdo externa ¢ apropriado para a adequagdo da
capacidade de carga das pontes antigas que necessitam ser reforcadas para atender aos esforcos

provenientes da nova distribuicdo das cargas e também em fun¢do dos aumentos dos

carregamentos (VITORIO, 2015).
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E possivel afirmar de imediato que a protensio externa melhora o desempenho estrutural
das pontes antigas, aumenta a capacidade de carga das longarinas (casos de protensdo
longitudinal) e da laje do tabuleiro (casos de protensao transversal). O efeito da protensao ainda
aumenta a rigidez da estrutura, diminui significativamente a fissuragao e melhora a resisténcia
as tensdes de cisalhamento (VITORIO, 2015).

A protensio externa pode ser efetuada em trés modalidades (VITORIO, 2013):

e A protensio total caracteriza-se por nao ter tensdes de tragdo no concreto para as
combinagdes desfavoraveis das cargas em servigo.

e Na protensao limitada existem tensoes de compressao mais moderadas no concreto e
admite-se tensoes de tragao limitadas.

e Na protensio parcial adotam-se tensoes de compressao ainda menos intensas do que
na modalidade limitada, de modo que as tensdes de tragdo no concreto para as

combinagdes desfavoraveis das cargas sdo bem mais elevadas.

De modo geral, recomenda-se que para o projeto de pontes seja adotada a protensio
limitada, pelo fato de possibilitar solugdes mais econdmicas.

No caso de reforgo e alargamento de pontes o sistema mais usualmente empregado para
o refor¢o de vigas de pontes convencionais de concreto armado ¢ utilizando monocordoalhas
de ago para concreto protendido, agrupadas em feixes rentes as faces laterais das vigas e fixadas
a estrutura por meio de dispositivos de aco especial, fabricados para cada caso especifico. Tais
dispositivos, denominados desviadores, sdo geralmente fixados a estrutura por meio de barras
rigidas do tipo Dywidag protendidas transversalmente a longarina.

A Figura 12 mostra a metade de um corte longitudinal de uma ponte cujas vigas foram
reforcadas por esse sistema para suportar o acréscimo de cargas devido ao alargamento do

tabuleiro, enquanto a Figura 13 mostra os desviadores metalicos.
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Figura 12: Refor¢o das vigas de uma ponte com feixe de monocordoalhas fixadas por
dispositivos
1/2 CORTE LONGITUOMAL R
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Fonte: Vitorio, (2013)

Figura 13: Ancoragens (a), desviador inferior (b) e desviador superior (c) metalicos para
protensdo externa
il % W

Fonte: Vitorio, (O 1 )

Além da utilizacdo de ancoragens metélicas e desviadores metalicos, podem ser
empregados os dutos, em que ¢ mais comum a utilizagdo de blocos de ancoragem e desviadores

em concreto armado, como o exemplificado pela Figura 14.

Figura 14: Ancoragens (a), desviador superior (b) e desv1ad0r inferior (c) em ¢ concreto armado
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Fonte: Pinheiro, (2018)
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2.3.5.1 Vantagens e desvantagens do reforco por protensio externa
A protensao externa oferece diversas vantagens e desvantagens que devem ser levadas
em consideracdo na hora da escolha do reforco estrutural, de acordo com as caracteristicas ¢

demandas da obra em questdo. Dentre as vantagens podem ser citadas:

e Menor consumo de concreto ao eliminar a necessidade de engrossamento de todo o
elemento;

e Possibilidade de escolha da excentricidade dos cabos com a fixacdo de desviadores ¢
ancoragens em alturas determinadas da viga;

e O simples refor¢o da estrutura ndo exige necessariamente a interrupgao do uso da obra,
no caso de pontes, ¢ possivel refor¢a-las sem a interrupg¢ao do trafego;

e Uso de armaduras ndo aderentes possibilita a manutencao da protensdo e até mesmo a
substitui¢do das cordoalhas;

¢ O dimensionamento permite se utilizar da resisténcia de todos os elementos envolvidos,
inclusive da estrutura existente;

e Dependendo dos esforgos acrescidos em uma possivel amplia¢do da obra, este refor¢o
pode isentar a necessidade de vigas adicionais;

e Equipamentos de protensdo leves facilitam a utilizagdo em grandes alturas,

principalmente ao se escolher a protensdao de mono cordoalhas.

Mesmo com tantas propriedades vantajosas, alguns aspectos devem ser levados em

conta ao se pensar em adotar tal tipo de reforco estrutural. Dentre eles, podem ser citados:

e O reforco fica exposto, havendo perigo de ser danificado por impactos ou acdo de
incéndios;

e A ruina em um s6 ponto pode inutilizar todo o cabo, havendo significativa perda do
reforco total da obra;

e Dificuldade na execugdo de desviadores em ago, o que pode inviabilizar o uso deste tipo
de reforgo;

e Peso dos blocos desviadores e de ancoragem, principalmente quando sdo constituidos

em concreto, devem ser considerados na avaliacao estrutural;
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e A dissociacdo entre o cabo e a estrutura faz com que se deformem de maneira diferente,
podendo haver efeitos de segunda ordem devido a diferenga entre os deslocamentos
sofridos pela estrutura e pelo cabo;

e Problemas para o uso em estruturas com baixa resisténcia a compressao, devido a
introducao da for¢a normal pela protensao;

e As altas concentragdes de tensdo devido aos poucos pontos de contato entre o cabo € a
estrutura, exigem que estes pontos sejam avaliados;

e Esfor¢os indesejaveis podem surgir principalmente em estruturas hiperestaticas,
aumentando a forga cortante solicitante, portanto ha a necessidade de avaliacdo deste
aspecto;

e Pode haver dificuldades ao se furar vigas transversinas ou demais elementos para a

passagem dos cabos de protensao.

3. PROJETO ANALISADO

A ponte a ser utilizada no exemplo pratico da proposta de reforgco estrutural por
protensdo externa deste trabalho foi tomada como base no projeto de formas da superestrutura
de uma ponte rodoviaria do livro Pontes em Concreto Armado: Elementos de projeto,
Solicitagdes, Superestrutura (PFEIL, 1983).

Foram feitas algumas consideragdes e modificagdes acerca da geometria da estrutura,
sendo todas essas alteragdes especificadas ao longo do memorial de calculo. Deve-se admitir
que as pecas do tabuleiro ou estrado (lajes e transversinas) estdo razoavelmente pré-

dimensionadas, quer por calculos especificos, quer por compara¢ao com outro projeto analogo.

3.1 Dados e caracteristicas geométricas da ponte modelo

Trata-se de uma ponte rodovidria de concreto armado em viga continua, Classe I,
calculada para carga da antiga classe 36, com balancgos de 5,0 m de cada lado, composta por
dois vaos laterais de 20 metros € um vao central com 25 m, totalizando um comprimento de 75
metros. A largura do tabuleiro foi dada e corresponde a 13,6 m.

As alturas das vigas de ponte de concreto armado sdo em geral tomadas a relagdo entre
altura da viga/vao da ordem de 1/10 de acordo com o Manual de Projetos de Obras de Arte
Especiais do DNER, mas também pode-se utilizar cerca de 1/12, essa propor¢do produz
solucdes econdmicas e de suficiente rigidez. Portanto para esse projeto foi adotado uma altura

de viga de 2,25 m e uma largura variavel.
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Foi adotado uma largura de viga no meio do vao de 40 cm e proximo aos apoios, ha
necessidade de aumentar a largura das vigas para 1 m por duas razdes estruturais conforme

(PFEIL, 1983):

a) O esforco de cisalhamento aumenta, produzindo tensdes elevadas de cisalhamento;
b) O momento negativo sobre o apoio, produzindo compressao na parte inferior da viga,
se a largura da viga for deficiente, produzem-se tensdes elevadas de compressao, que

originam flechas provocadas por fluéncias do concreto.

A Tabela 8 determina um resumo dos itens compostos pelo tabuleiro.

Tabela 8: Largura do tabuleiro

Item Quantidade | Dimensdo |Total

Faixas de trafego 2,00 3,50 7,00
Acostamento 2,00 2,20 4,40
Faixa de seguranca 2,00 0,40 0,80
Guarda-corpo 2,00 0,40 0,80
Total 13,00

Fonte: Autor

Na Figura 15 apresentam-se as secOes transversais dos apoios e dos vaos,

compartilhadas em uma Unica prancha, e a Figura 16 a vista e corte longitudinal.
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Figura 15: Secdes transversais nos apoios € nos vaos
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Figura 16: (a) 1/ o da vista longitudinal da ponte e (b) 1/ o do corte longitudinal
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Fonte: Adaptado de Pfeil, (1983)
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3.2 Calculo das solicitacdes do vigamento principal

3.2.1 Calculo da carga permanente

O célculo de carga permanente pode ser realizado através da Equagdo (1).

g =vy(emkN)ou g = Gsego ¥ (em kN/m) (1)

Onde:

g = carga permanente, em kN ou em kN/m;
v = volume do elemento estrutural, em kN;
Asecio = area da segdo, em m?;

y = peso especifico aparente, em kN/m?.

3.2.1.1 Calculo do peso proprio estrutural (Gi)
Na Figura 17 apresentam-se as segdes transversais dos apoios e dos vaos,
compartilhadas em uma unica prancha e divididas em areas para facilitar o calculo do peso

proprio estrutural.

Figura 17: Secdo transversal no apoio e no vao

Secao tranversal no vao Secdo tranversal no apoio

[ a1 [JA2 [ A3 B At [l A2 B3 A3

Fonte: Autor

Calculadas as areas (Tabela 9) da secdo transversal (valores retirados do AutoCAD) e

adotando o y, = 25kN /m? teremos o peso proprio estrutural no apoio e no vio.
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Tabela 9: Areas das se¢des transversais no apoio € no vao

Area (m?) - Segdo -
Vao Apoio
Al- Al 0,803 0,803
A2 - A2 0,900 2,250
A3 - AT 0,815 0,665
Total 2,518 3,718

Fonte: Autor

Assim, considere-se a metade da se¢do, pois no projeto serd duas vigas principais a

serem calculadas.

e No apoio:

kN
G, = 2,368+ 25 = 59,200 po

*O alargamento das vigas nos apoios constitui-se em uma carga triangular, numa

extensdo de 5 m para cada lado do apoio, dessa forma ela é calculada:
kN
Gl, alargamento da viga = 0,60 - (1,90) - 25 = 28,500 W

e No vao:

kN
G, = 2,518+ 25 = 62,950 oo

3.2.1.2 Calculo do peso proprio das transversinas (G2)

Diferente do projeto base, considerou-se as transversinas no apoio e intermediarias (vao)
desacopladas da laje, essa solugdo ¢ adotada para uniformizar a armadura da laje. Além disso
por fatores construtivos relacionado ao congestionamento de armaduras, a altura da transversina
no meio do vao € 25 cm menor que as transversinas no apoio, pelo fato que no meio do vao das
vigas longitudinais resulta no maior momento positivo € uma taxa de armadura elevada.

No projeto original, foi considerado nos apoios extremos a viga principal com um
alargamento adicional de 20 cm, destinado a acomodar o aparelho de apoio Neoprene
(25x90x3,7 cm). Porém, nessa adaptacdo de projeto ndo iremos considerar esse alargamento,
considerando o apoio extremo igual aos do intermediario (vao), de acordo com a Figura 18. Tal

modifica¢dao nao deixara de permitir a utilizagdo do aparelho de apoio.
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Figura 18: Transversinas no apoio e no vao
Secao tranversal no vao Secao tranversal no apoio

310 250
Fonte: Autor

e Transversinas de apoio: Secdo transversal da transversina de apoio ¢ de 0,30 m x 1,90

m.

Transversina = (0,30-1,90-2,50) - 25 = 35,625 kN
1
Misula da laje = > (0,10-1,00-2,50) - 25 = 3,125 kN

Gy, apoio = 35,625 + 3,125 = 38,750 kN

e Transversinas intermediarias (vao): Secdo transversal da transversina no meio do vao

¢de 0,28 mx 1,65 m.

Transversina = (0,28 -1,65-3,10) - 25 = 35,805 kN
1
Misula da laje = 5 (0,10-1,00-3,10) - 25 = 3,875 kN

Gy, vio = 35,805 + 3,875 = 39,680 kN
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3.2.1.3 Calculo do peso proprio da viga de fechamento, cortinas laterais

e guarda-rodas (G3)

e Viga de fechamento e misula: O peso proprio da viga de fechamento que inclui uma

viga de travamento de 0,25 m do mesmo comprimento da se¢do transversal e a misula

que estd engastada sobre as vigas principais.

13,60
Viga de fechamento = {[(2,25 - 0,25) + (0,25-0,25)] - (T)} - 25 =106,25 kN

1
Misula = {E (0,50-0,10) - (3,10)} +25=1,938 kN

', = 108,188 kN

e Cortinas laterais (alas): Nesse projeto foi considerado alas fechadas, isto ¢ orientada

na dire¢do longitudinal, nele ndo foi considerado laje de transicdo para calcular o peso
proprio das cortinas, e logo no projeto base nao foi utilizado guarda-rodas na regido das
cortinas laterais. Porém, para fins de projeto e de funcionalidade da ponte, iremos incluir

essa carga.
1
5= (0,25 . 5(2,25 + 0,50) - 2,50) -25 = 21,50 kN

e Guarda-rodas: A area do guarda-rodas tipo New Jersey, foi retirado do software

AutoCAD, onde a = 0,212 m? em um comprimento de 2,5m referente a cortina lateral.

Portanto:

" =0,212-2,5-25=13,25kN

Além dessas trés cargas consideradas ¢ possivel verificar uma carga de empuxo de solo
adicionada nas cortinas laterais e na viga de fechamento, porém nado foi considerado nos
calculos pelo fato dessa carga ser consideravelmente pequena, e desse solo ser previamente
compactado, conforme a NBR 7187:2003.

A norma ressalta que pode ser prescindida a considera¢do da agdo do empuxo de terra

sobre os elementos estruturais implantados em terraplenos horizontais de aterros previamente
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executados, desde que sejam adotadas precaugdes especiais no projeto € na execugao tais como:
compactacdo adequada, inclinagcdes convenientes dos taludes, distdncias minimas dos
elementos as bordas do aterro, terreno de fundagao com suficiente capacidade de suporte, entre
outras.

Portanto, com as trés parcelas da forg¢a aplicada na ponta do balanco de cada viga

principal, tem-se:

G3=G3+G'3+G';
Gz = 108,188 + 21,50 + 13,25 = 142,938 kN

3.2.14 Calculo do peso proprio do pavimento e guarda-rodas (Gs)
A espessura do pavimento asfaltico no ponto maximo da pista ¢ de 10 cm, ja a espessura
minima de 0,04 m. Para o pavimento asfaltico, diferentemente do projeto base, e de acordo com

o DNIT o peso especifico do concreto betuminoso usinado a quente (CBUQ), ¢ de y, =

24 kN /m3.

e Pavimento asfaltico:

1 kN
Gl = (E' (0,04 + 0,10) - 6,40) 124=10,752 —

e Guarda-rodas:

kN
G, =0,212-25 = 5,306 py

Portanto:

kN
G, = 10,752 + 5,306 = 16,058 o
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3.2.1.5 Valores finais da carga permanente
Os valores finais do carregamento distribuido (peso proprio e sobrecarga), pode ser
descrito pela Equagao (2) chamaremos de G, salientando a carga triangular no alargamento das

vigas na regido do apoio.

G = Gl + G4 (2)
e No vao:
kN
G = 62,95 + 16,058 = 79,000 oo
e No apoio:

kN
G = 79,00 + 28,50 = 107,50 p

Resumindo as cargas que precisam ser consideras como cargas pontuais sao:

e Peso proprio das transversinas:

Gy, apoio = 38,750 kN
Gy, vio = 39,680 kN

e Peso proprio da viga de fechamento, cortinas laterais e guarda-rodas
G; = 142,938 kN
Obtidos os valores da carga permanente utilizou-se o Software Ftool, para fazer o

lancamento da estrutura e consequentemente calcular os diagramas de momento fletor e esforgo

cortante da viga principal, conforme a Figura 19.
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Figura 19: Distribui¢@o de cargas, diagrama de momento fletor (kN.m) e esforco cortante (kN)
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3.2.2 Calculo de solicitacoes devidos a carga movel — Trem tipo 36

3.2.2.1 Determinacio do trem tipo

Sabe-se que esta ponte ¢ uma ponte rodovidria de classe I, calculada para carga da classe
36, conforme a NB-6 (1960) cujo trem tipo ¢ definido pelos carregamentos das Tabelas 3 ¢ 4.

As cargas moéveis podem ocupar qualquer posi¢ao no tabuleiro, com os veiculos
aplicados na direcdo longitudinal. A faixa principal de trafego ¢ a mais importante para as
solicitacdes, devendo procurar se a posi¢do mais desfavoravel desta faixa. No caso de duas
vigas principais, a faixa principal de trafego deve ser colocada no bordo da pista, para dar a
maior solicitacdo em uma das vigas.

A faixa secundéria ¢ colocada ao lado da faixa principal, cobrindo o tabuleiro até o eixo
da viga do lado direito, as cargas situadas no balaco da laje, do lado direito, tendem a aliviar as
solicitacdes da viga a esquerda, razdo pela qual aquela parte do tabuleiro ndo ¢ carregada. Para
isso € necessario empregar as linhas de influéncia em suas posicdes de interesse para calcular
as respectivas solicitagdes (Figura 20 e 21).

Sera considerado trem tipo na se¢do do vao pelo fato de ser a secdo mais desfavoravel,
visto que o bw=0,40 no vao ¢ menor do que no apoio, além disso sua extensao ¢ em maior parte

na ponte.

Figura 20: Linha de influéncia da reacdo de apoio num corte pelos eixos do veiculo-tipo
300 670
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138,39
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109.08.

Fonte: Autor
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Figura 21: Planta do tabuleiro com as cargas distribuidas e cargas atuando na viga principal da

esquerda
N\
P+P—

o 1
o 1
o 1
o
pH+p——

Fonte: Autor

Com a disposi¢cdo de cargas indicadas nas Figuras 20 e 21, podemos determinar as
cargas moveis sem impacto que atuaram sobre a viga da esquerda, considerando a laje apoiada

nas vigas principais

Dessa forma, utilizaremos as Equagdes (3), (4) e (5) para calcular as cargas:

Prinar =P - (1 +Y,) (3)
Pfinat =P A 4)
p’final = pl oY) (5)

Onde as areas S e S, foram tiradas do AutoCAD:
S =3,727Tm?

S, = 3,400 m?

Peso de cada roda (P) = 60 kN

Faixa principal (p) = 5kN

Faixa secundaria (p’) = 3 kN
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Portanto:
P =60-(1,3939 + 1,0909) = 149,00 kN
p=5-3727 =18,635kN/m
p' =3-3,400 = 10,200 kN /m
p+p =28835kN/m

As cargas da Figura 22 ¢ a determinacdo das solicitagdes nas diversas se¢des da viga

principal.
Figura 22: Trem tipo da viga principal (sem impacto)
z z z
28835 kN/m lg :%: ir ) 28835 kN/m
I s iaaisaiaiasaiasisissasasnasssaiI I NN

1.50m = |

Fonte: Autor

Essa distribui¢do pode ser realizada de forma mais pratica, isto €, simplificando o trem
tipo de modo a ter apenas uma carga distribuida e trés cargas concentradas.
Para isso ¢ necessario adequar a carga concentrada para um trem tipo longitudinal

pratico conforme a Figura 23.

18,635-6m
P =149,00 — — 3 - 111,73 kN

Figura 23: Simplificagdo do trem tipo da viga principal (sem impacto)
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Fonte: Autor

Com a utilizagdo do Software Ftool, foi possivel obter as envoltorias de momento fletor
e esforco cortante provocado pelo trem tipo na viga principal conforme as Figuras 24 e 25

respectivamente:
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Figura 24: Envoltéria de momentos do trem tipo 36 - (sem impacto)
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Figura 25: Envoltoria de cortantes do trem tipo 36 - (sem impacto)
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Fonte: Autor



42

3.2.2.2 Coeficiente de impacto
Pela NB-2 (1941), o efeito dindmico das cargas moveis pode ser analisado assimilando
as cargas moveis as cargas estaticas através da multiplicagdao da primeira por um coeficiente de

impacto que, nos elementos estruturais de obras rodoviarias, ¢ definido como a Equagao (6).

¢=14-0,0071>1 (6)

Onde:
@ = coeficiente de impacto, adimensional,

l = vdo teorico, em m.

No caso de vaos desiguais, em que o menor vao seja igual ou superior a 70% do maior,
permite-se considerar um vao ideal equivalente 8 média dos vaos teéricos. No caso de vigas em

balango, [ ¢ tomado igual a duas vezes o seu comprimento. Portanto, [ ¢ igual a 10 m.

20+ 25+ 20
¢y, =1,4—0,007 - —3 - 1,248

@, = 1,248 > 1 (0k !)

E para balancos ¢ adotado coeficientes de impacto diferentes, onde o valor de [ € igual

a duas vezes o comprimento do balango. Logo:

¢, =1,4—0,007-(2-5) =1,330
¢p = 1,330 > 1 (0k )

E necessario definir as segdes de estudos e dimensionamento da ponte, logo as secdes a
serem analisadas quanto aos esfor¢cos de momento fletor s3o as que apresentaram os maiores
esforcos para cada vao. Na regido do balanco foi definido a secdo na metade do vao

apresentadas na Figura 26.
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Figura 26: Secdes de estudo e dimensionamento

S[’-x‘ SD (2.50m) SD (5,0 m) SI (13,75 m) Sz (25,00 m) VT{:? (37,5 m)
L 1 1 1 1

e ’ o
L 500 | 20.00 | 12.50 I
Fonte: Autor

Os esforcos devidos a carga mdvel, sofrem efeito do coeficiente de ponderagdao das
cargas verticais. Portanto com os valores de momentos fletores e esfor¢os cortantes da
envoltoria, aplica-se os devidos coeficientes de ponderagao.

Além disso, para determinar as solicitagdes finais atuantes nas segdes de estudo ¢
necessario utilizar o estado limite de projeto ou calculo, para isso utiliza-se os coeficientes de
seguranga recomendados pelo CEB e suas combinagdes sendo ela favoravel ou desfavoravel

conforme e Equagao (7).

n
Fy =ZVg'ng,k+Vq'Fqi.k (7

=1

Onde:

Yg = 1,35 para ag¢des permanentes diretas agrupadas de efeito desfavoravel.
Yy = 1,00 para a¢des permanentes diretas agrupadas de efeito favoravel.

Y= 1,50 para agdes variaveis consideradas conjuntamente.

Segundo o que foi exposto acima, os esforgos totais serdo obtidos a partir das seguintes

Equacdes (8) e (9):

Mg =135-M; +1,50-¢ -M; ou My =1,00- M, +1,50-¢ -

M, ®)

Vg=135V,+150 ¢V, ou V, =100V, +1,50 ¢V, ©)

Aplicando as equacdes temos os seguintes resultados, representados pelas Tabelas 10 e

11.



Tabela 10: Momentos fletores da envoltéria das se¢des definidas
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Momento Fletor [kN.m]

Secio 1 2 3 4 2+3 2+4 143 1+4 Coeficiente de Impacto
M, 1,35 M, M, M, 15 M, 159 M, Mo = Mg Mo = Mg Mo = Mg My = Mg
Sunt 0 0 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
S.pmy -299,06 -403,731 0,00 -481,15 0,00 -959,89 -403,73 -1363,63 -299,06 -1258,95 ©=1,330
-1180,94 -1594,269 0,00 -1533,54 0,00 -3059,41 -1594,27 -4653,68 -1180,94 -4240,35
S 113,75 m) 1718,29 2319,6915 | 243542 | -114050 4559,11 -2135,02 878,80 184,68 6277,40 -416,73
Smmryg -4121,55 -5564,0925 | 562,09 -2422,89 1052,23 -4535,65 -4511,86 -10099,74 -3068,32 -8657,20 ©=1,248
5313750 2144,1 2894,535 2586,67 -721,87 4842,25 -1351,34 7736,78 1543,19 6986,35 792,76
Fonte: Autor
Tabela 11: Esforgos internos de for¢a cortantes da envoltoria das se¢des definidas
Esforco Cortante [kN]
Secio 1 2 3 4 243 2+4 1+3 1+4 Coeficiente de Impacto
Vg 1,35V, Vg Vy 1,59V, L5V, Vinix = Vi Vinin = Vigiq Vinix = Vigigq Vinin = Vigiq
B -14,94 -20,169 0,00 -111,73 0,00 -222,90 -20,17 -243,07 -14,94 -237,84
e -230,25 -310,8375 0,00 -295,54 0,00 -589,60 -310,84 -900,44 230,25 -819,85 _
S0 esq (5,00 ml -481,19 -649,6065 0,00 -479,34 0,00 -956,28 -649,61 -1605,89 -481,19 -1437,47 ¢=1,330
T 734,06 990,981 598,69 -86,44 1194,39 -172,45 2185,37 B18,53 1928,45 561,61
S 11375 m) 0 0 233,98 -263,87 438,01 -193,96 438,01 -493,96 438,01 -493 95
-1028,12 -1387,962 104,78 -693,15 196,15 -1297,58 -1191,81 -2685,54 -831,97 -2325,70 _
1080,99 1459,3365 720,95 71,13 1349,62 -133,16 2808,95 1326,18 2430,61 947,83 ¢=1,248
22,24 30,024 265,13 -265,13 496,32 -196,32 526,35 -466,30 518,56 -474,08

Fonte: Autor
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3.2.3 Dimensionamento das secdes principais — Trem tipo 36

3.2.3.1 Largura efetiva da viga

As secdes submetidas @ momento fletor positivos comportam-se como viga “T”, sendo
a mesa representada pela laje do tabuleiro que contribui na resisténcia a flexao da sec¢ao. Logo,
a determinagdo da largura colaborante sera feita de acordo com o critério da ABNT NB1 (1978).

Conforme esta norma os coeficientes b; e b, podem ser determinados pelas Equagdes

(10) e (11):

( Ollo
by <3~ (10)
! \6'hmed
0,1'[0
by <18 himea (11)
05-a

A Figura 27 esquematiza as posi¢des de cada coeficiente utilizada para calcular a largura

da mesa colaborante da viga T.

Figura 27: Largura efetiva da viga T
by

S/ W

a (entre vigas)

by b,

by

Fonte: Autor

Com o valor calculado da altura media da laje em balango (Aeq paianco)s Pode-se

encontrar o valor de bf.

0,35+ 0,15
hméd,balango = — 2 =0,250m
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Portanto temos o valor da largura colaborante a partir da Equagdo (12) e um esquema

na Figura 28:

bf = bO + 10 + 8hmed + 6hmed
(12)
by = 40 + 10 + 200 + 150 = 400 cm

Figura 28: Viga T utilizada para dimensionamento e calculos de solicitagcdes
400

150 10 200

g | 72 lﬁ

40
Fonte: Autor

Para obtermos uma se¢ao T equivalente utiliza-se a Equagao (13) onde a area hachurada

na Figura 28 foi retirada do software AutoCAD. Assim se tem a altura final média da laje.

A = 1,08 m?

A = by - hepy (13)
tr=nh —1’08—0270
fEYm T 300 Y™

Ainda conforme a norma, no caso de vigas continuas, permite-se calcula-las com uma
largura colaborante Unica para todas as segoes, inclusive nos apoios sob momentos negativos,
desde que essa largura seja calculada a partir do trecho de momentos positivos onde a largura

resulte minima. Portanto, ndo serd necessario calcular by, para os apoios.
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3.2.3.2 Dimensionamento das secdes principais a flexao

Por ndo ser o principal objetivo desse trabalho tratar sobre o dimensionamento de pontes
em concreto armado, os resultados do mesmo serdo dispostos brevemente nas Tabelas (12 a
16).

Antes de iniciar o dimensionamento a flexdo da secdo, € preciso verificar a posi¢ao da
linha neutra (aqui designada por LN). Logo, para momentos fletores positivos ha duas hipoteses
serem verificadas, sdo elas:

e 1° Hipoétese: Supondo que a se¢do funciona como retangular, ou seja, que a LN corta a
mesa (x < hf).

Para isso os seguintes dados e as Equacgdes (14), (15), (16), (17) e (18) serdo utilizados
no dimensionamento € 0s momentos maximos ¢ minimos atuantes na se¢ao estardo de acordo

com a Tabela 10:

Onde:
¥, = Coeficiente do concreto, onde y. = 1,4;

fer = Resisténcia Caracteristica do concreto a compressao, utilizando 25 MPa.

o 14
f.q= ;_C (14)
Ree = 0,85 be-y - foq (15)
—r (q-Y (16)
Ma = Rec(d-3)
y 17
Mg = 0,85 bg-y e~ (d =3) (1n
y =0,80-x (18)

Onde:

f.a = Resisténcia de calculo do concreto a compressao, em MPa;

Kcc = Forga de compressao resistida pelo concreto, em kN;

by = Largura da segdo, em metro;

d = Distancia do CG da armadura de tragdo a fibra mais comprimida de concreto, em metro;
M,; = Momento de calculo, em kN.m;

x = Distancia entre a borda mais comprimida da secdo a linha neutra.
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No dimensionamento, quando dois momentos atuantes na se¢do forem do mesmo sinal,
calcula-se a se¢des de armadura para o maior momento. Em todas as se¢des, o calculo da
armadura foi feito mediante o uso de tabelas k6 e k3 no Anexo A, localizado no final desse

trabalho e das Equagdes (19) e (20).

. A2
K, = 2 d (19)
My
M
As = Kj g (20)

Onde:
Mg = Momento de célculo, em tf.m;
A, = Area de aco, em cm>.
Para momentos fletores negativos hd somente uma hipotese, esta ¢ que a secdo se

comporta como retangular, sendo assim utiliza-se as mesmas equacdes representados

anteriormente, adaptando-as para cada momento.
Além disso, ¢ necessario verificar a armadura minima das se¢des (Equacao (21))

conforme a norma ABNT NBR 6118:2014, no item 17.3.5.2.1 para vigas retangulares onde:

Agmin = 0,15% - A, (21)

Com os procedimentos adotados as tabelas a seguir, representa o dimensionamento com

a finalidade de encontrar as areas de aco para cada secao estudada.



Tabela 12: Dimensionamento a flexdo da sec¢do Sy

34 42,50 m)

M, (kN.m) -299,06
M. (KN.m) -1363,63
h {m) 2,25
d (m) 2,15
b, {m) 0,68

.. As segdes submetidas 8 momento

fletor negativo comporta-se como uma

secdo retangular.

M, (kN .m) -1363,63
M, (tF.m) -13636,25
ke 229,12
k3 0,329
As” (cm?) 0,00
As” (cm?) 20,87

Fonte: Autor

Tabela 13: Dimensionamento a flexao da secao So

30450 m|
Mo (KN.m) -1180,94
M.p (KN.m) -4653,68
h {m) 2,25
d (m) 2.15
b, (m) 1,00

.. As secdes submetidas @ momento

fletor negativo comporta-se como uma

secao retangular.

M, (kN.m) -4653,68
M, (tf.m) -46536,81
k 99,33
k3 0,338
As™ (cm?) 0,00
As (cm? 73,16

Fonte: Autor
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Tabela 14: Dimensionamento a flexdo da se¢do Si

S1 (13,75 m) Sl (13,75 m)
Minax (KN.m) 6878,80 Mmin (KN.m) -416,73

h (m) 2,25 h (m) 2,25

d (m) 2,15 d (m) 2,15

b (m) 4,00 b,, (m) 0,40

y (cm) 5,33

X (cm) 6,6625

Nt med (€M) 27 .. As se¢Bes submetidas a momento
fletor negativo comporta-se como uma

hfmed> X

.. A secdo funciona como retangular,
pois a LN corta a mesa.

secdo retangular.

My (kN.m) 6878,80 Mg (kN.m) -416,73
My (tf.m) 68787,98 My (tf.m) -4167,26
k6 268,80 k6 443,70
k3 0,328 k3 0,3255
As’ (cm?) 104,94 As* (cm?) 0,00
As (cm?) 0,00 As (cm?) 6,31
As min (cm?) 12,90

Fonte: Autor

Tabela 15: Dimensionamento a flexao da secao S»

32 125,00 m
Morss [KN.M) -3069,32
M,y (kN.m) -10099,74
h {m) 2,25
d (m) 2,15
by (M) 1,00

.. As secdes submetidas 2 momento
fletor negativo comporta-se como uma

secdo retangular.

My (kM.m) -10099,74
M, (tF.m) -100997,43
k6 4577
k3 0,359
As” (em?) 0,00
A= (cm?) 168,64

Fonte: Autor
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Tabela 16: Dimensionamento a flexao da secao S3

33 {37.50 m]

51

M e (MLmM) 736,78
M. (KN.m) 792,76
h{m) 2,25
d (m) 2,15
by (m) 4,00
y (cm) &
x (cm) 7.5
hy s (M) 27
P i = %

. Asecdo funciona como retangular,
pois a LN corta 2@ mesa.

M (kN.m) 7736,78
M, [t.m) 77367,81
kB 238,99
k3 0,327
As" {cm?) 117,49
As (cm?) 0,00

Tabela 17: Resumo do dimensionamento a flexao

Fonte: Autor

Secdo A [em®) A lem?)
Spy2.50m| - 20,87
30450 m] - 73,16
311375 m) 104,94 12,90
5212500 m - 168,64
53 37.50 m) 117,449 -
Fonte: Autor
3.2.3.3 Dimensionamento das secées principais a for¢a cortante

De acordo com o item 17.4.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, para que a resisténcia do

elemento estrutural seja considerada suficiente, ¢ preciso verificar a relagdo presente na
Equacao (22) e (23).

Vi < Vraz (22)

_ fck) (23)
Vear = 027 (1= fog by, -
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Onde:

V,; = ¢é a for¢a cortante solicitante de calculo, na se¢ao, em kN;

Vra2 = € a forga cortante resistente de calculo, relativa a ruina das diagonais comprimidas de
concreto, em kN;

b,, = ¢ a menor largura da se¢do, compreendida ao longo da altura 1til d, neste caso ¢ igual a
40 cm

d = ¢ a altura util da se¢do, neste caso d = 215cm.

Analisando os valores da forca cortante na Tabela 11 nas diferentes se¢des de estudo,
conclui-se que todos os valores de V; sdo inferiores a Vigg4,. Logo, ndo hd problema de
esmagamento do concreto nas bielas comprimidas com as dimensdes adotadas para as

longarinas conforme a Tabela 18.

Tabela 18: Verificagao de Vz4o

Secdo Vinin = Vesq | Vimax = Verg | bW (M) Vegr | Va<$Via
Ses 243,070 | -14,940 0,40 oK
Sb (2,50 m) -900,440 -230,250 0,68 OK
So_esqs,00m) | -1605,890 | -481,190 1,00 oK
So dirs00m | 561,612 | 2185,368 100 | el OF
Siuszsm | -493,965 | 438,011 0,40 oK
Sy esq(25.00m) | -2685,539 | -831,972 1,00 oK
Sy dir@scom | 947,835 | 2808,955 1,00 oK
Sszsom | -474,083 | 526,347 0,40 oK

Fonte: Autor

Além disso, a armadura transversal em uma viga, constituida apenas por estribos
verticais, pode ser analisada de acordo com a analogia de trelica de Morsch (Carvalho;

Figueiredo Filho, 2004), conforme a Equacao (24), (25) e (26).

Asw _ Vow (24)

S 0,9 . d- fywd
Vew =Va =V, (25)
(26)

Ve=0,6"fcta by -d



Onde:

V. = ¢ a parcela do esforgo cortante absorvida pelo concreto;

fywa = € a tensdo na armadura transversal (f;,q < 435 MPa);

fora =1,282 MPa.
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Logo, através das equagdes apresentadas ¢ possivel realizar o dimensionamento aos

esforcos cortantes e calcular as areas da secdo transversal dos estribos Tabela 19, no qual o

valor de V,; = Vs € 0 maior valor dos esfor¢os cortantes da Tabela 11 em modulo.

Tabela 19: Dimensionamento ao cisalhamento ¢ area da se¢ao transversal dos estribos das

segoes de analise

Se¢do [V]=Vgiq (kN) | by(m) [ d(m) | V.(kN) [ V,,(kN) |A,,/s(cm?*/m)
Sext 243,070 040 | 2,00 | 61560 | 372,53 4,760
Sb (2,50 m) 900,440 068 | 200 |104652| 146,08 1,867
So_esq (5,00 m) 1605,890 1,00 | 2,00 |1539,00| 66,89 0,855
So_dir (5,00 m) 2185,368 1,00 | 2,00 |1539,00| 646,37 8,259
St (13,75 m) 493,965 040 | 2,00 | 61560 | 121,64 1,554
S5 esq (25,00 m) 2685,539 1,00 | 2,00 |1539,00| 1146,54 14,650
S3 dir (25,00 m) 2808,955 1,00 | 2,00 |1539,00| 1269,95 16,227
S3 (37,50 m) 526,347 040 | 2,00 | 61560 | 89,25 1,140

Fonte: Autor

Com os valores da Tabela 19, é necessario verificar a armadura transversal minima,

segundo o item 17.4.1.1. da ABNT NBR 6118:2014, est4 ¢ dada pela Equacao (27) e (28):

Onde:

psw=b

sw
w S sena

=0,2

3,
fctm =03 fck2

Ay, = € a area da se¢do transversal dos estribos;

s = ¢ o espagamento dos estribos;

f ctm

fywk

27

(28)

a = ¢ a inclinagdo dos estribos em relagdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural;

fywk = € aresisténcia ao escoamento do ago da armadura transversal, neste caso 500 MPa;
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Fotm = 2,56 MPa.

Para estribos verticais, @ = 90°, logo:

Asw -02- fctm
S fywk

.bw

Como a menor b, € igual a 40 cm na estrutura, esse sera a se¢ao a ser considerada para

calcular a armadura transversal minima, Portanto:

sw

= 0,00102 - (0,4)

Asw min = 4,10 cm?/m

Com tal valor a apresentado, € necessario modificar algumas taxas armadura transversal,
para assim estarem conforme a norma. Logo a Tabela 20 traz os resultados alterados,

considerando uma rama.

Tabela 20: Area da secio transversal dos estribos das se¢des de analise - Modificado

Secao [V]=Vgq (kN) | b, (m) | d(m) [ V.(kN) | Vg, (kN) [A,,/s(cm*/m)
Sext 243,070 040 | 2,00 | 61560 | 372,53 4,760
Sp (2,50 m) 900,440 068 | 200 |104652| 146,08 4,100
So_esq (5,00m) 1605,890 1,00 | 2,00 |[1539,00| 66,89 4,100
So_dir (5,00 m) 2185,368 1,00 | 2,00 |1539,00| 646,37 8,259
S1 (13,75 m) 493,965 0,40 | 2,00 | 61560 | 121,64 4,100
S5 esq(25,00m) 2685,539 1,00 | 2,00 |[1539,00| 1146,54 14,650
Sy dir 25,00 m) 2808,955 1,00 | 2,00 |1539,00| 1269,95 16,227
S3(37,50m) 526,347 040 | 2,00 | 61560 | 89,25 4,100

Fonte: Autor

3.2.4 Calculo de solicitacoes devidos a carga movel — Trem tipo 45

De forma analoga ao realizado para calcular as solicitacdes a carga mével do trem tipo
36, realiza-se para o trem tipo 45, posicionando o veiculo padrao na situagdo mais desfavoravel.
Porém nessa classe, devemos utilizar a atualizacdo da ABNT NBR 7188 definiu, no item 5.1,
um s6 trem tipo para todos os casos de pontes, denominado Carga Mdvel Padrao TB-450, com

as mesmas caracteristicas do trem tipo 45, mudando somente a disposi¢do da carga
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uniformemente distribuida, a qual passou a ser considerada igual para todo o espaco ao redor
do veiculo padrdo e equivalente a 5 kN/m?.
As linhas de influéncia calculada no trem tipo 36 da Figura 20, ndo ¢ alterado, somente

a planta do tabuleiro com as cargas distribuidas, conforme a Figura 29.

Figura 29: Planta do tabuleiro com as cargas distribuidas e cargas atuando na viga principal da
esquerda (trem tipo 45)

|~
p+p—r /F?/

p+p— F’/

Com a disposi¢ao de cargas indicadas nas Figuras 20 e 29, podemos determinar as

AN

Fonte: Autor

cargas moveis sem impacto que atuaram sobre a viga da esquerda, considerando a laje apoiada
nas vigas principais.
Dessa forma, utilizaremos as Equagdes (3), (4) e (5) para calcular as cargas:
Pring =P- (1 +Y,)
Prinat =P AN

p,final = P’ Y
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Onde as areas S| e S, foram tiradas do AutoCAD:
S1 =3,727m?;

S, = 3,400 m?;

Peso de cada roda (P) =75 kN;

Faixa principal (p) = (p’) = SkN.

Portanto:
P =75-(1,3939 + 1,0909) = 186,36 kNPfinal =P-(;1+Y,)

p=5-3727 = 18,635 kN/m
p' =5-3,400 = 17,000 kN /m

p+p' =35635kN/m

Essa distribui¢do pode ser realizada de forma mais pratica, isto €, simplificando o trem
tipo de modo a ter apenas uma carga distribuida e trés cargas concentradas.
Para isso ¢ necessario adequar a carga concentrada para um trem tipo longitudinal

pratico conforme a Figura 30.

18,635:-6m
P =186,36 — — 3 - 149,09 kN

Com a utilizagdo do Software Ftool, € possivel obter as envoltorias de momento fletor
e esfor¢o cortante provocado pelo trem tipo na viga principal conforme as Figuras 31 e 32

respectivamente:
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Figura 30: Simplificagcdo do trem tipo da viga principal do trem tipo 45 - (sem impacto)
AR RRRANRNRN RN AN ARRNNNNRRAN AR AARANNANNNRN DR ANANNNNRANN AN NN RR RN AR RNRRN RN RRAN NN RRRRANNNANRRR R RAAARNNRRRRRRARARN

El

Fonte: Autor
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09 kN

‘ 149.08 K

Figura 31: Envoltoria de momentos do trem tipo 45 - (sem impacto)
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Fonte: Autor

Figura 32: Envoltéria de cortantes do trem tipo 45 - (sem impacto)
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Fonte: Autor



3.24.1 Coeficiente de impacto
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Com a atualizagdo da norma o coeficiente de impacto de uma ponte classe 45 ¢

respaldada pela ABNT NBR 7188:2013, na secdao 5.1.2, esse efeito pode ser determinado

através da Equagdo (29).

Onde:

@ =CIV-CNF -CIA

CIV = coeficientes de impacto vertical;

CNF = nimero de faixas;

CIA = impacto adicional.

(29)

O Coeficiente de impacto vertical (CIV) amplia a acdo da carga estatica, simulando o

efeito dinamico da carga em movimento e a suspensao dos veiculos, para estruturas com vao

entre 10 m e 200 m, ¢ calculado pela Equacao (30).

Onde:

liv

liv

CIV =1+ 1,06 ( 20 )
B ’ liy + 50

média aritmética dos vaos nos casos de vaos continuos;

comprimento do proprio balango para estruturas em balango.

Para o vao de 21,66 m, tem-se:

20
ClV =1+ 1,06 - 50 + 25 ¥ 20 = 1,296
Para o balanco de 5,0 m, tem-se:
ClIV =1+ 1,06 ( ) = 1,385
* 5+ 50

(30)
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O Coeficiente do nimero de faixa (CNF) simula a probabilidade de a carga moével

ocorrer em fun¢do do niumero de faixas e ¢ dado pela Equagdo (31).

CNF=1— 0,05-(n—2)>0,9 (31)

Onde:
n = numero inteiro de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um tabuleiro

continuo.

Como a ponte em questdo tem 2 faixas de trafego (n=2), tem-se tanto para o vao para o

balango:

CNF=1—-005-(2—-2)=10
CNF = 1,0 > 0,9 (Ok 1)

O Coeficiente de impacto adicional (CIA) ¢ destinado & majoragdo da carga movel
caracteristica devido as imperfei¢des e/ou descontinuidades da pista de rolamento, como juntas
de dilatacdo e extremidades da obra, estruturas de transigao e acessos.

Vale lembrar que o CIA s6 se aplica na regido das juntas estruturais e extremidades da
obra. Todas as secdes 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 esforcos das cargas mdveis majorados pelo coeficiente de impacto adicional que, neste
caso, por se tratar de uma ponte de concreto armado o CIA = 1,25.

A Figura 33 a seguir resume as se¢oes de estudo conforme j& definido na Figura 26 e os

coeficientes de ponderacao que deve ser utilizado em cada uma delas:
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Figura 33: Coeficiente final de ponderagdo para cada se¢ao de estudo

Secao Civ CNF CIA ¢ = CIV-CNF-CIA

Sext 1,385 1,000 1,250 1,731

Sb (2,50 m) 1,385 | 1,000 1,250 1,731
So esq(s,00m) | 1,385 | 1,000 1,250 1,731
So_drs0om | 1,385 | 1,000 1,250 1,731
S1 (13,75 m) 1,296 | 1,000 Ndo se aplica 1,296
S; esqizs,oom) | 1,296 | 1,000 Ndo se aplica 1,296
Sz gir2s,00m) | 1,296 | 1,000 Ndo se aplica 1,296
S5 (37,50 m) 1,296 | 1,000 Ndo se aplica 1,296

Fonte: Autor

De forma analoga ao trem tipo 36 aplica-se os esfor¢os devidos a carga movel, o
coeficiente de ponderacdo das cargas verticais e os coeficientes de seguranca recomendados
pelo CEB e suas combinagdes de acordo com as Equacao (7), (8) e (9). Desta forma temos os

esforcos finais nas Tabelas 21 ¢ 22.



Tabela 21: Momentos fletores da envoltéria das se¢des definidas
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Momento Fletor [kN.m]

Segdo 1 2 3 4 2+3 2+4 1+3 1+4 Coeficiente de Impacto
M, 1,35 M, M," M, 1,5¢ M, 1,5¢@ M, Mg = Mg, Mppin = Mg,q Mpps = Mg, Mpin = Mgig
Sext 0 0 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
- -299,06 -403,731 0,00 -633,17 0,00 -1644,03 -403,73 -2047,76 -299,06 -1943,09 ¢®=1,731
S a0 -1180,94 -1594,269 0,00 -2010,88 0,00 -5221,25 -1594,27 -6815,52 -1180,94 -6402,19
Sa— 1718,29 2319,6015 | 3131,84 | -1461,83 6088,30 -2841,80 8407,99 522,11 7806,59 -1123,51
SaEsa -4121,55 -5564,0925 722,56 -3066,23 1404,66 -5960,75 -4159,44 -11524,84 -2716,89 -10082,30 ©=1,296
So(Eom 2144,1 2894,535 3320,17 -914,00 6454,41 -1776,82 9348,95 1117,72 8598,51 367,28
Fonte: Autor
Tabela 22: Esforcos internos de for¢a cortantes da envoltoria das se¢oes definidas
Esforgo Cortante [kN]
Seggo 1 2 3 4 243 2+4 1+3 1+4 Coeficiente de Impacto
A 1,35V, A vy 1,59 V," 1,50V, Vi = Vg Vinin = Vgig Vi = Virg Vinin = Vgig
Sext -14,94 -20,169 0,00 -149,09 0,00 -387,11 -20,17 -407,28 -14,94 -402,05
Sh @0 -230,25 -310,8375 0,00 -387,27 0,00 -1005,55 -310,84 -1316,38 230,25 -1235,80 0=1,731
- -481,19 -649,6065 0,00 -625,44 0,00 -1623,95 -649,61 -2273,56 -481,19 -2105,14
. 734,06 990,981 758,79 -110,41 1970,20 -286,68 2961,18 704,30 2704,26 447,38
SugEzEm 0 0 302,22 -340,67 587,52 -662,26 587,52 -662,26 587,52 -662,26
Sy esqisoom | -1028,12 -1387,962 136,67 -888,24 265,69 -1726,74 -1122,28 -3114,70 762,43 -2754,86 (0=1,206
S sEsEm 1080,99 1459,3365 922,65 -90,99 1793,63 -176,88 3252,97 1282,45 2874,62 904,11
Soememm) 22,24 30,024 341,85 341,85 664,56 664,56 694,58 694,58 686,80 686,80

Fonte: Autor
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3.2.5 Dimensionamento das secdes principais — Trem tipo 45

3.2.5.1 Dimensionamento das secées principais a flexao
As se¢des submetidas @ momento fletor positivo comportam-se como viga “T”. Logo
como ja foi calculado anteriormente a largura da mesa colaborante iremos manter o valor

encontrado:

De forma semelhante no dimensionamento das se¢des principais a flexao utilizando os
momentos maximos € minimos da Tabela 21, as tabelas a seguir corresponde aos calculos de
dimensionamento ¢ com os valores das areas da se¢do transversal de aco necessario para

suportar os esfor¢os atuantes na estrutura (Tabelas 23 a 27).

Tabela 23: Dimensionamento a flexdo da secdo Sy - Trem tipo 45

Sb (2,50 m)
M, sx (KN.m) -299,06
M, .. (kN.m) -2047,76
h(m) 2,25
d(m) 2,15
by, (M) 0,68

.. As secOes submetidas a momento
fletor negativo comporta-se como uma
secdo retangular

M, (kN.m) -2047,76
My (tf.m) -20477,57
k6 152,57
k3 0,332
As" (cm?) 0,00
As (cm?) 31,62

Fonte: Autor




Tabela 24: Dimensionamento a flexdo da se¢do Sp - Trem tipo 45

So(5,0m)
Mpzx (kN.m) -1180,94
M, . (kN.m) -6815,52
h (m) 2,25
d(m) 2,15
by, (M) 1,00

.. As se¢des submetidas a momento
fletor negativo comporta-se como uma
secdo retangular

My (kN.m) -6815,52
M, (tf.m) -68155,19
k6 67,82
k3 0,348
As’ (cm?) 0,00
As (cm?) 110,32

Fonte: Autor

Tabela 25: Dimensionamento a flexdo da se¢do Si - Trem tipo 45

.. A se¢do funciona como retangular,
pois a LN corta a mesa.

S1(13,75m) S1(13,75m)
M, 4, (kN.m) 8407,99 M, (kN.m) -1123,51

h (m) 2,25 h (m) 2,25

d (m) 2,15 d (m) 2,15

b¢ (m) 4,00 b,, (m) 0,40

y (cm) 6,541

X (cm) 8,17625

Nfmed (€M) 27 .. As se¢Bes submetidas a momento
fletor negativo comporta-se como uma
Pimea> X sec3o retangular

My (kN.m) 8407,99 My (kN.m) -1123,51
M, (tf.m) 84079,88 My (tf.m) -11235,08
k6 219,91 k6 164,57
k3 0,329 k3 0,3310
As" (cm?) 128,66 As" (cm?) 0,00
As (cm?) 0,00 As (cm?) 17,30

Fonte: Autor
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Tabela 26: Dimensionamento a flexdo da secdo S, - Trem tipo 45

S2(25,00m)

Mz« (KN.m) -2716,89
M, (kN.m) -11524,84
h (m) 2,25
d(m) 2,15
b, (m) 1,00

.. As secOes submetidas a momento
fletor negativo comporta-se como uma
secdo retangular.

My (kN.m) -11524,84
My (tf.m) -115248,44
k6 40,11
k3 0,359
As" (cm?) 0,00
As (cm?) 192,44

Fonte: Autor

Tabela 27: Dimensionamento a flexdo da secdo S3 - Trem tipo 45

S3(37,50m)
Mpsx (KN.m) 9348,95
M, (kN.m) 367,28
h (m) 2,25
d(m) 2,15
b (m) 4,00
y (cm) 7,285
X (cm) 9,10625
ht med (€M) 27
h¢ maeg > X

.. A secdo funciona como retangular,
pois a LN corta a mesa.

My (kN.m) 9348,95
My (tf.m) 93489,45
k6 197,78
k3 0,330
As* (cm?) 143,50
As (cm?) 0,00

Fonte: Autor
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Tabela 28: Resumo do dimensionamento a flexao - Trem tipo 45

Secdo A" (cm?) A, (cm?)
Sb (2,50 m) - 31,62
S0(5,0m) - 110,32

S1(13,75m) 128,66 17,30
S (25,00 m) - 192,44
S337,50 m) 143,50 -

Fonte: Autor

3.2.5.2 Dimensionamento das secdes principais a forca cortante

Através das equagdes e modelo de calculo apresentado no dimensionamento ao
cisalhamento do trem tipo 36 de forma andloga sera calculado para o trem tipo 45, alterando
somente os valores de cortante.

A verificacdo de V4, se mantem com os mesmos valores, assim também como a area
da secao transversal minima dos estribos. Dessa forma os valores calculos das se¢des de analise,

se encontra nas Tabelas 29 e 30.

Tabela 29: Dimensionamento ao cisalhamento ¢ area da se¢ao transversal dos estribos das
secdes de andlise - Trem tipo 45

Secdo [V[=Vgq (kN) | by (m) | d(m) | V.(kN) | V,,(kN) |A,,/s (cm?/m)
Sext 407,28 040 | 2,00 | 61560 | 208,32 2,662
Sp (2,50 m) 1316,38 068 | 200 |[104652| 269,86 3,448
So_esq (5,00m) 2273,56 1,00 | 2,00 |1539,00| 734,56 9,386
So_dir (5,00 m) 2961,18 1,00 | 2,00 |1539,00| 1422,18 18,172
S1 (13,75 m) 662,26 040 | 2,00 | 61560 | 46,66 0,596
S5 esq (25,00 m) 3114,70 1,00 | 2,00 |1539,00| 1575,70 20,134
Sy dir (25,00m) 3252,97 1,00 | 2,00 |1539,00| 1713,97 21,901
S5 (37,50 m) 694,58 040 | 2,00 | 61560 | 7898 1,009

Fonte: Autor
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Tabela 30: Area da secdo transversal dos estribos das se¢des de analise modificado - Trem

tipo 45

Secdo [V[=Vgq (kN) | b,(m) | d(m) | V. (kN) | Vg, (kN) |A,,/s(cm?*/m)
Sext 407,28 040 | 200 | 61560 | 20832 4,100
Sb (2,50 m) 1316,38 0,68 2,00 1046,52 | 269,86 4,100
So_esq (5,00 m) 2273,56 1,00 2,00 |[1539,00| 734,56 9,386
So_dir (5,00 m) 2961,18 1,00 | 2,00 |1539,00| 1422,18 18,172
S1(13,75m) 662,26 0,40 2,00 615,60 46,66 4,100
S5 esq(25,00m) 3114,70 1,00 | 2,00 |1539,00| 1575,70 20,134
Sy dir (25,00m) 3252,97 1,00 | 2,00 |1539,00| 1713,97 21,901
S5 (37,50 m) 694,58 040 | 200 | 61560 | 7898 4,100

Fonte: Autor

4. DIMENSIONAMENTO DO REFORCO ESTRUTURAL COM
PROTENSAO EXTERNA

4.1 Proposta de geometria do reforc¢o estrutural

O reforco serd executado para que a ponte original (trem tipo 36) passe a suportar as
cargas moveis devido ao trem-tipo 45 (TB-450), atendendo aos requisitos da ABNT NBR
7188:2013. Para isso ¢ necessario definir a geometria do refor¢o a ser utilizado.

Isso sera feito conforme (PINHEIRO, 2018); o mesmo desenvolveu o trabalho sobre a
influéncia do tragado dos cabos de protensdo externa. Nesse trabalho ele simula um total de 8
casos/tragcados diferentes de blocos desviadores e blocos de ancoragem, para analisar qual o
mais assertivo. Pode se concluir que o melhor posicionamento ¢ quando esses blocos forem o
mais excéntrico possivel, ou seja, o mais distante verticalmente em relacao ao C.G da peca.
Portanto, quanto mais excéntrico for o bloco, maior ¢ a eficiéncia da protensdo externa em
relagdo aos momentos fletores aplicados pelo sistema de reforgo.

Através do pressuposto apresentado pelos estudos de (PINHEIRO, 2018), a geometria
desse trabalho levara em consideragao tais informagoes, e fara o refor¢o da estrutura utilizando
os desviadores excéntricos em relagdo ao centro geométrico da peca. Vale ressaltar que neste
trabalho ndo se levou em consideracdo o peso dos blocos de concreto dos desviadores e
ancoragem, pois tal peso geralmente ndo € significativo em relacdo as demais cargas
solicitantes.

A Figura 34 mostra a posi¢ao do C.G da secdo analisada.
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Figura 34: C.G da viga se¢do T considerada (medidas em cm)

]

164,92

182,3

Fonte: Autor

A utilizagdo de cabos retos protendidos, distantes do centro geométrico da pega,
proporciona grande vantagem quanto aos momentos fletores, pois a distdncia entre a ancoragem
dos cabos (ponto de aplicacao da forga horizontal de protensdo) e o centro de gravidade da viga
produz momento fletor aplicado, que pode ser de sentido contrario ao atuante.

A inclinagdo destes cabos, por meio de desviadores, provoca, além das forcas
horizontais, também o surgimento de componentes verticais, de sentido contrario ao da carga
atuante. Desta forma, além de combaterem os momentos fletores atuantes, também aliviam os
esfor¢os cortantes, ndo so6 pelo acréscimo de tensdes normais, que aumenta a resisténcia ao
cisalhamento da pe¢a, mas também pelo alivio do esfor¢o atuante, de acordo com (PINHEIRO,
2018).

Quanto maior a distancia entre o ponto de aplicagdo da forca de protensdo e o centro de
gravidade da peca, maior o momento fletor aplicado, e quanto maior a inclina¢do dos cabos,
maior a forca cortante combatida. Desta forma, visando a maior eficiéncia deste afastamento
do centro de gravidade, foram adotadas cordoalhas associadas dentro de dutos.

Inicialmente o cabo longitudinal foi langado de tal forma que suas extremidades
estivessem ancoradas o mais proximo possivel ao centro de gravidade da se¢do transversal, para
que nao houvesse grandes adicdoes de momentos fletores concentrados inicialmente imprevistos
nestes pontos de aplicagdo. Estes cabos foram desviados para o maior distanciamento do centro
de gravidade, ainda proximo ao fundo da viga, para que dessa forma gerasse um momento fletor
contrario ao gerado pela carga atuante no meio do vao, onde o mesmo ¢ maximo, sem grandes
problemas com gabarito vertical sob a obra.

Longitudinalmente os blocos desviadores foram locados proximo aos ter¢os do vao

teorico da ponte, enquanto que os blocos de ancoragem o mais proximo possivel das
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extremidades da obra, de forma que fosse possivel executa-los sem interferéncia das lajes,
transversinas ou outros elementos existentes.

Desta forma foi desenvolvido o tragado dos cabos e adequado a exequibilidade do
refor¢o, ou seja, levando em consideracdo distdncias minimas necessarias ao processo de
protensdo e constru¢cdo dos blocos de ancoragem e desviadores, resultando no projeto de

proposta de refor¢o apresentado da Figura 35 e detalhe da se¢do conforme a Figura 36.



Figura 35: Tragado longitudinal utilizando cabos de protensao
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Fonte: Autor

Figura 36: Detalhe da distancia dos cabos de protensdo a linha neutra em (cm)

164,92
159,92

Fonte: Autor
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4.2 Momento de reforco

70

A diferenca entre os esfor¢os totais devido ao momento fletor das duas situagdes de

estudo, gera os momentos a serem resistidos pelo refor¢co por protecao conforme apresentado

na Tabela 31.
Tabela 31: Momento de reforco
. . | Momento de
Secio Trem tipo 36 Trem tipo 45 Diferenca entre momentos Reforco [kN.m]

Miin = Mgiq |Mmax = Mg+q+ Muin = Mgiq |Mma = Mgﬂ:a+ Mmin = Mgsq  |[Mma = Mg+q+ Mr

Sext 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Sh (250m) | -136363 -299,06 -2047,76 -299,06 -684,13 0,00 -684,13
So (5,00 m) -4653,68 -1180,94 -6815,52 -1180,94 -2161,84 0,00 -2161,84
S, (13,75 m) -416,73 6878,80 -1123,51 8407,99 -706,78 1529,19 1529,19
S, (25,00 m) -10099,74 -3069,32 -11524,84 -2716,89 -1425,10 352,42 -1425,10
S3 (37,50 m) 792,76 7736,78 367,28 9348,95 425,48 1612,16 1612,16

Fonte: Autor

Pela Tabela 31 a secdo So (5,00 m) € @ que apresenta a maior acréscimo no valor do

momento fletor, portanto, para fins didaticos, nesse trabalho sera abordado o reforgo para essa

secao em questao.

4.3 Dimensionamento ao momento fletor

4.3.1 Calculo do reforco por cordoalhas

O célculo consistird em adotar uma area de aco de protensdo e verificar o momento

fletor resistente, que deve ser maior que o solicitante. Para tanto, seguem as seguintes

caracteristicas para o aco CP 240:

fore = 2400 MPa

fpyk =09 fptk = 2160 MPa

E, = 200 GPa

dp = 164,92 cm

d;, = 159,62 cm

Onde:
f

f

ptk = resisténcia caracteristica de ruptura do ago de protenséo a tragdo, em MPa;

pyk = resisténcia caracteristica de escoamento do ago de protensdo a tragdo, em MPa;
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Ep = modulo de elasticidade do ago de protensdo, em GPa;

d,, = distancia da fibra mais comprimida dos cabos ao C.G da segdo de concreto, em cm

A forga final de protensdo (P est) para que o reforgo seja efetivo pode ser obtida
dividindo o momento de refor¢o pela distancia entre os cabos de protensao e o CG da secao de

concreto (d,), como apresenta a Equagéo (32).

M, = Pgest * dp (32)

p, - |z216164 0% _ 1310,72 kN
west 164,92 - ’

A forga de protensao aplicada nos cabos somente do lado esquerdo da estrutura no tempo
t=0 (P,) sofre perdas imediatas e progressivas, que faz com que haja uma diferenca entre essa
e a forga de final de protensdo (Pe est )

De inicio, sera feita uma estimativa de 18% para o total de perdas. Com isso, obtém-se

a Equagdo (33).

Py ost 1310,72 (33)
p - ’ = = 1598,44 kN
Oest (1 -10,18)  (1-0,18)
P _ 131072 1598,44 kN
0,est — (1 _ 0,18) - )

Onde:

Py est = forga de protensdo estimada no tempo t=0, em kN.

Ao término da operagdo de protensdo, a tensdo 0, da armadura pré-tracionada ou pos-

tracionada decorrente da for¢a Py ndo pode superar os limites estabelecidos no item 9.6.1.2.1 —

b da ABNT NBR 6118:2014, descritos na Equacao (34).

0,0 < { 0,8 fpex (34)
PO =10,88 " fyyk
Onde:
0po = tensdo devido a forga inicial de protensdo (Po), em MPa.
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o < { 0,8+ 2400 = 1920 MPa
P0 =10,88-2160 = 1900,80 MPa

~ 0po = 1900,80 MPa
Com isso, tem-se que a area da armadura ativa ¢ dada pela Equagdo (35).

Py est 35
Ap,est === (33)

po

Onde:

Ap est = area estimada da armadura de protensdo, em cm?.

1598,44

Apest = 15008 - 8,41 cm? = 840,93 mm?

Utilizando o catalogo “Fios e Cordoalhas para Concreto Protendido”, da Arcelor Mittal
simulou-se para esse projeto utilizar o CP 190 RB, CP 220 RB e CP 230 RB, porém adotou-se
a cordoalha CP 240 RB, composta por 7 fios com 15,20 mm de didmetro nominal.

A area aproximada de uma cordoalha é de 143 mm?. Portanto, para cobrir a area
necessaria € preciso de no minimo 6 cordoalhas, totalizando 858,00 mm? de armadura ativa.

E importante frisar que, para respeitar o equilibrio da obra, é necessério que o niimero
de cordoalhas em cada face da viga seja equivalente, prezando a simetria da pe¢a. Sendo assim,
decide-se posicionar 3 cordoalhas em cada lado da viga. A Figura 37 e 38 apresentam as secdes

transversais proximo ao apoio € o meio do vao, respectivamente, ambas reforgadas.

Figura 37:Secdo transversal nos apoios refor¢cado

40 640 640 40
1360

Fonte: Autor
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Figura 38: Secao transversal nos vaos reforgado

40 640 640 ~40 .,
1360

Fonte: Autor

A Figura 39 a planta com o posicionamento das cordoalhas.



Figura 39:Planta do projeto refor¢ado

B e
= S
1 =
(-
i i
s simis)
\ 7
= —f
=
e

Fonte: Autor
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4.3.2 Homogeneizacio da secio e consideracoes

De acordo com estudos de (LIMITES,1999), a avaliacao das tensoes e deformagdes
numa peca estrutural composta por dois materiais com propriedades fisicas diferentes deve ser
feita a partir da compatibilizacdo dos materiais. Nos casos de estruturas de concreto armado ou
protendido e estruturas mistas, deve-se transformar um dos materiais em uma por¢ao
equivalente do outro.

O trabalho ainda conclui que utilizar as propriedades originais da se¢ao (sem efetuar a
homogeneizagdo) ¢ um procedimento conservador e aceitdvel, uma vez que o aumento da secao
em geral € pouco significativo. Neste caso, obtém-se tensdes ou pouco maiores nos bordos da
se¢do, o que, eventualmente, pode levar ao dimensionamento de mais armadura e, ou, de um
concreto mais resistente. Por outro lado, utilizar as propriedades da se¢do homogeneizada no
calculo conduz a resultados mais coerentes e mais precisos e pode resultar num
dimensionamento mais econdmico.

Para fins didaticos iremos fazer os célculos da secdo homogeneizada para analisar os
valores. A 4rea liquida da secdo de concreto e a area da se¢cdo homogeneizada sdo dadas,

respectivamente, pelas Equagoes (36) e (37).

Ac,liq = A — Ap (36)

Onde:
Aciq = area liquida da sec¢@o de concreto, em cm?;
A, = area da se¢do de concreto, em cm?;

A, = area da se¢do de ago, em cm?;

Como a armadura ativa € posicionada externamente a se¢do de concreto, a area liquida
¢ equivalente a propria se¢do de concreto que, de acordo com o AutoCAD, ¢ de 19380,76 cm?>.

Ah = Ac.liq + (Xp ' Ap (37)

Onde:

A, = area da secdo de concreto homogeneizada, em cm?.

O coeficiente o, relaciona os modulos de elasticidade do ago € do concreto, conforme

a Equagdo (38).
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[

(38)

&3]
9}
“

Onde:
E.s =. mddulo de elasticidade secante do concreto ¢ igual 26838,41 MPa; calculado a partir da

ABNT NBR 6118:2014.

_ 200000 _
“ = 2683841 "

A, =19380,76 + 7,452 - 8,58 = 19444,70 cm?®

452

Inércia da se¢@o homogeneizada:

I;, = 84141533,82 cm*

Logo, ¢ possivel verificar a minima diferenca entre as areas da se¢do original e da secdo
homogeneizada. Como ja calculado, iremos utilizar os dados da secdo homogeneizada para dar

sequéncia ao calculo de refor¢o da segdo estudada.

4.3.3 Forca inicial P; e forca ancorada P,

De acordo com (HANALI, 2005), a for¢a inicial P; corresponde a forca méxima aplicada
a armadura de protensdo pelo equipamento de tragdo antes de ser realizada a ancoragem das
cordoalhas e ¢ limitada pelo valor maximo estabelecido na Equacao (39), conforme ABNT
NBR 6118:2014. Com a nova area devido a quantidade de barras adotadas, obtém-se a forgca

inicial P;.

Py =o0p; - Ap (39)

P, = 190,08 - 8,58 = 1630,89 kN

Ainda de acordo com Hanai (2005), a for¢a de ancoragem (P,) corresponde ao valor da
forga de protensdo imediatamente anterior a transferéncia de tensdes no concreto que, no caso
em questdo, corresponde ao concreto dos blocos de ancoragem. Para determinar o valor de (P,)
Equacdo (40) a partir do valor de P; € preciso considerar o escorregamento dos fios na
ancoragem, o atrito nos desvios da armadura (pelo tracado das cordoalhas configurarem cabos

poligonais), a relaxacdo inicial da armadura e a retragdo inicial do concreto e posteriormente
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Opq com a Equagdo (41). Essas perdas podem ser estimadas em 3% no caso de agos com

relaxacao baixa (RB).
P,=(1-0,03)-P (40)
P, =(1-10,03)-1630,89 = 1581,96 kN
Fa 41)
Gpa = @
_ 158196 184 38 kn
Opa = 858 T em?

A perda de protensdao por deformagao imediata do concreto ¢ decorrente do proprio
processo de transferéncia da forga de protensao ao concreto, que sofre a necessaria deformagao

para ficar protendido (HANAI, 2005). Essa perda ¢ dada pela Equagao (42).

P, P,-d2 42
%a=_la+a pl (42)

Ay Iy

Onde:
Ocpa = tensdo no concreto na fibra adjacente ao centro de gravidade da armadura ativa que
resulta, portanto, em um niimero negativo.

kN
-0,593 —
C

m2

_ [1581,9 +1581,96-164,922 -
Ocpa = T |7944470 '~ 8414153382 |

= —5,927 MPa

Em porcentagem, essa perda pode ser estimada pela Equacgdo (43).

dX, 0
Oppg = P_Pa 1090% (43)
14 o-pO
_7452:0593
Owa =190 08 = 77

Logo, a tensdo aplicada pelo aparelho de tragdo no tempo t = 0, ¢ definida pela Equacao

(44).

Opo = Opg — @p " Ocpa (44)
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kN
Opo = 184,38 —7,452-0,593 = 179,96 —
cm

= 179,96 kN < 190,08 kN
Opo0 = T em2 T " cm?

Com isso, calcula-se a forga real Po aplicada no tempo t = 0 de acordo com a Equagao

(45).

PO = GPO - Ap (45)
P, = 179,96 - 8,58 = 1544,06 kN

O P ¢st calculado inicialmente vale 1598,44 kN logo existe uma diferenca em torno de
4% comparado a P, , essa diferenca estd relacionada a taxa de armadura. Entretanto, sendo o
dimensionamento a favor da seguranca, decide-se prosseguir com o calculo das perdas de
protensdo com valor de Py es¢ = 1598,44 kN , mas € necessario ressaltar que esta opgdo ndo ¢

a mais econdomica.

4.4 Perdas de protensao

Serdo apresentados os tipos de protensdo com foco em reforgo estrutural por protensdo
externa (poligonal) com o uso de cordoalhas engraxadas. De acordo com (PINHEIRO,2018) as

perdas de protensao podem ser divididas em dois tipos, conforme a (NBR 6118:2014).

4.4.1 Perdas progressivas

As perdas progressivas ocorrem de forma lenta ao logo da vida 1til da estrutura
protendida, iniciando logo ap6s o ato da protensao. Estas perdas sdo devidas a trés principais

fatores. Sao eles a relaxagdo da armadura, a retragdo e fluéncia do concreto.

4.4.1.1 Fluéncia do concreto

O calculo da fluéncia do concreto € feito com base no Anexo A da ABNT NBR

6118:2014 e ¢ dada pela Equagdo (46).

@(o,tg) = Qg + @r + Qg (46)

Onde:



79

@ (o0, ty) = coeficiente de fluéncia do concreto no instante t para protensdo e carga permanente,
aplicadas no instante t=0;

@, = coeficiente de fluéncia rapida;

Pp= coeficiente de deformacao lenta irreversivel;

@, = coeficiente de deformagdo lenta reversivel.

A idade ficticia do concreto ¢ dada pela Equacao (47), do item A.2.4.1 da ABNT NBR
6118:2014 enquanto o valor de a ¢ dado pela Tabela 32.
T; + 10 47)
T30 A

i

t=a

Onde:

t = ¢é a idade ficticia do concreto, em dias;

a = ¢ o coeficiente dependente da velocidade de endurecimento do cimento; na falta de dados
experimentais, permite-se o emprego dos valores constantes da Tabela 32;

T; = é a temperatura média didria do ambiente, em graus Celsius (°C), adotado 20°C;

At,f; = ¢ o periodo, em dias, durante o qual a temperatura média diaria do ambiente;

(T;) pode ser admitida constante.

Tabela 32: Valores da fluéncia e da retracdo em fungdo da velocidade de endurecimento do
cimento

o
Fluéncia | Retragdo

Cimento Portland (CP)

De endurecimento lento (CP 1| E CP IV, todas as classes de

resisténcia) L

De endurecimento nomal (CP | E CP |l, todas as classes de 2 1
resisténcia)
De endurecimento rapido (CP V-ARI) 3
Legenda:

CP | e CP |-S - Cimento Portland comum

CP ll-g, CP II-F & CP ll-Z - Cimento Portland composto

CP |l - Cimento Portland de alto forno

CP IV - Cimento Portland pozolanico

CP W-ARI - Cimento Portland de alta resisténcia inicial

RS - Cimento Portland resistente a sulfatos (propriedade especifica de alguns dos tipos
de cimento citados)

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118, (2014)
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De acordo com a Tabela 32, considerando que a obra tenha sido construida com cimento
CP III, geralmente utilizado em obras de pontes, a = 1,0.

Considerando que o reforgo ¢ realizado no ano de 2022, e a ponte em questdo foi
construida em 1970, periodo esse que ainda se utilizava trem-tipo 360, t, corresponde a 18980
dias e, considerando um “tempo infinito” de 10000, t_ ¢ equivalente a 28980 dias, portanto pela

Equagdo (47):

20 + 10 _
to = 1,00 T 18980 = 18980 diast
T, + 10
=a 30 Atef,i
i
20 + 10 _
to = 1,00 - 28980 = 28980 dias

Tem-se, portanto:
@(oo,t5) = ¢(28980,18980) = @, + @fo[Br(0) — Br(to)] + PacsBa

e Coeficiente de fluéncia rapida
E dado pelo Anexo A.2.2.3 da ABNT NBR 6118:2014 a equacio de ¢, para concreto

C20 a C45. Porém, pelo célculo da fluéncia estar sendo feito apos 52 anos da construgdo da

ponte em questao, o coeficiente de fluéncia rapida ndo exerce influéncia sobre o0 mesmo.

e (oeficiente de deformacgao lenta irreversivel

E dado pelo Anexo A.2.2.3 da ABNT NBR 6118:2014 a equagio de ¢ foo DATa concreto
C20 a C45. Porém, Pela Tabela A.2 da ABNT NBR 6118:2014, percebe-se que a variagao do

coeficiente 8 ¢ bara os tempos em questdo sdo equivalentes a zero, nao havendo, portanto,

influéncia da parcela referente ao coeficiente de deformacdo lenta irreversivel a fluéncia do

concreto.

e Coecficiente de deformacao lenta reversivel

De acordo com o Anexo A.2.2.3 ABNT NBR 6118:2014, ¢, € o valor final do

coeficiente de deformacdo lenta reversivel, considerado igual a 0,4. Ainda de acordo com a
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mesma norma, ffd é o coeficiente relativo a deformacao lenta reversivel em fun¢do do tempo

(t, ty) decorrido apds o carregamento, dado pela Equagao (48).

_t—to+20 (48)
Ct—ty+ 70
_ 18980 — 28980 + 20

d

Pa=Tg980 _z8980 170~ 0>
Logo temos a Equacao (49), onde:
$a = PaPa (49)

®a = PawPa = 0,40-0,995 = 0,398
~ ¢(28980,18980) = 0 + 0 + 0,398 = 0,398

Com o valor de ¢@(oo,t,), é possivel calcular o valor do coeficiente de fluéncia do

concreto através da Equagao (50).

Xec = 1 + O,5<P(°°: tO) (50)
Xc=1+05-0,398 =1,119

4.4.1.2 Relaxac¢ao do aco de protensao
De acordo com o item 8.4.8 da ABNT NBR 6118:2014, a relaxa¢do de fios de
cordoalhas de ago, apos 1000 horas a 20°C (¥14¢¢) € para tensdes variando de 0,5 spx @ 0,8 71,

para efeito de projeto, pode ser obtida através dos valores da Tabela 33.

Tabela 33:Valores de (W1990), €m porcentagem

o Cordoalhas Fios Barras
pe RN RB RN RB
0,5 fptk 0 0 0 0 0
0,6 fpk 3,5 1,3 2,5 1,0 1,5
0,7 fptx 7,0 2,5 5,0 2,0 4,0
0,8 fpik 12,0 3.5 8,5 3,0 7.0
Onde
RN é a relaxacdo normal;
RB é a relaxacéo baixa.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118, (2014)
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Através da Equacao (51), verifica-se hé relaxacdo do a¢o quando ha razao dos dois

termos for maior que 0,5.

Opo (51)
fptk

179,96
240

=0,75> 0,5 -~ harelaxacio do ago

Fazendo interpolagdo dos valores presentes na Tabela 33, entre 0,7 fptke 0,8 fptk, para
cordoalhas de ago RB, obtém-se que a relaxacao do aco ¢ de 3%.
E dado pelo item 9.6.3.4.4 da ABNT NBR 6118:2014 que se pode considerar para o

tempo infinito o valor do coeficiente de dilatagdo a equagao (52).

lIU(OO, to) == 2,501}’1000 (52)

Onde:
Y (oo, ty) = ¢ o coeficiente de relaxagdo do ago no instante t infinito para protensdo e carga

permanente mobilizada no instante t0.

¥(28980,18980) = 2,50 0,03 = 0,075

O coeficiente de fluéncia do ago ¢ dado pela Equagdo (53).

£(28980,18980) = — In[1 — 0,075] = 0,0780

Através do coeficiente de fluéncia do ago, obtém-se o coeficiente de fluéncia do ago

para o caso de pré-tracdo Equagao (54).

Xp =1+ x(oo,t5) (54)
xp =1+40,0780 = 1,0780
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4.4.1.3 Tensao inicial na secio de concreto no nivel da armadura

protendida
A perda de protensdo devido a tensdo inicial na se¢do de concreto no nivel da armadura

protendida pode ser calculada através da Equagao (55).

Mydy [Py _FPody (55)

Gevo =1 T la, 1,

Onde:
I. = ¢ a inércia da secdo de concreto.

_ 216164,00 - 164,92
9ero = T 826666085752

1598,44  1598,44-164,92
19380,76 82666608,5752

Oepo = 0,87468 MPa

: 164,92]

Relembrando que por motivos de minima diferenca entre valores e indo a favor da
seguranc¢a adotamos o P, = P, conforme os célculos realizados anteriormente.
A taxa de armadura de protensao ¢ dada pela Equacao (56).

A (56)
_p
Pp = A_c
858
=% 0000443
Pr = 19380.76

Pelo item 9.6.3.4.2 da ABNT NBR 6118:2014, as perdas e deformagdes progressivas
do concreto e do ago de protensdo, na posi¢ao do cabo resultante, podem ser dadas pela Equagao

(57) e (58).

_ecs(tf tO) Ep - ap cho (p(oo, to) + Gpo X(Oo' tO) (57)

A t,ty) =
% (& o) Xp + Xe @ 1 Py

No caso em questdo, por se tratar de um reforgo a ser executado 52 anos apods a

construgdo da obra, nao se considera a perda percentual devido a retracao do concreto.
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—Qap Ocpo @(,ty) + Opo x(,t5)

~ Ao, (t, ty) =
p( 0) Xp+ XcQpN Py
Ac (58)
=(1+—- 2)
1 ( T
= (1 + 19380,76 164 922> = 7,377
= 826666085752 4 )T

-7,452-0,87468 - 0,398 + 1799,61 - 0,078
1,0780 + 1,119 - 7,452 - 7,377 - 0,000443

= 124,655 MPa

Ao, (t,ty) =

Desse modo, a perda percentual devido as perdas progressivas ¢ obtida através da

Equagdo (59).

Ao, (t,to) (59)
Upo
19380,76
m= ( * 82666608,5752 164’922) = 7377
124655 _ 1 069 = 6,927%
1799,61 ’

4.4.2 Perdas imediatas

Durante a transferéncia da protensdo ao concreto, ocorrem perdas significativas da forca
de protensdo, causadas por trés fatores determinantes. Sao eles o encurtamento imediato do
concreto, o atrito entre as cordoalhas e a bainha e a acomodacao e deslizamento da armadura
de protensdo no sistema de ancoragem.

Sendo a perda pela deformagdo imediata do concreto ja considerada no célculo de 0y,
a perda pelo escorregamento dos fios na ancoragem adotada como 3% (HANALI, 2005) e a perda
por acomodagdo das ancoragens ser praticamente desprezivel para pistas longas, a perda de

protensdo imediata ¢ influenciada apenas pela perda por atrito.

4.4.2.1 Perdas por atrito
De acordo com o item 9.6.3.3.2 da ABNT NBR 6118:2014, nos elementos estruturais

com pos-tracao, a perda por atrito nos desvios pode ser determinada pela Equagdo (60).
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APy (x) = Pi[1 — e (W Za+ k)] (60)

Onde:

P; = forca de protensao no “macaco” hidraulico, em kN;

u = ¢ o coeficiente de atrito aparente entre o cabo e a bainha, em 1/radianos;

Xa = soma dos angulos de desvio entre a ancoragem e o ponto de abcissa x, em
radianos;

x = abcissa do ponto onde se calcula AP,;,-, medida a partir da ancoragem, em m;

k = ¢ o coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas nao intencionais do

cabo. Na falta de dados experimentais, pode ser adotado o valor 0,01 p (1/m).

Logo, a partir da vista da proposta de projeto de pretensdo temos x = 8,67 cm ¢ os

angulos entre a ancoragem e desviadores, conforme mostra a Figura 40 e 41

Figura 40: Detalhe da abscissa do ponto de analise e angulo vertical
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Fonte: Autor

Figura 41:Detalhe de angulos horizontais nos desviadores
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Portanto temos:

Fonte: Autor
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Sa = (8°-3) + (19°-2) = 62° = 1,0821 rad

No mesmo item, ¢ indicado que o valor de u para cordoalha e bainha de polipropileno

lubrificada ¢ equivalente a 0,05.

k =0,01-0,05=0,0005
APger(x) = 1598,44 [1 — ¢~(005-1.0821+0,0005-867)] = 90,74 kN
Portanto, a perda percentual devido a perda imediata ¢ obtida pela Equagdo (61).

APgr(x) 90,74
P, 159844

(61)

= 5,68%

Somando as parcelas das perdas progressivas e imediatas obtém-se a perda de protensao

total, conforme a Equagao (62).

Perda total de protensao = 2,325% + 3,00% + 6,927% + 5,68% = 17,93% (62)
17,93% < 18% (Ok!)

O valor da perda total de protensdo foi inferior ao valor de 18% estimado no inicio dos

calculos.

4.5 Esforcos devido a protensio externa

Uma peculiaridade dessa proposta de projeto € que existem angulos tanto na
longitudinal como na transversal da estrutura, pelo fato da variagdo secdo das vigas. Dessa
forma € necessario considera-las para a obtenc¢ao das cargas devido a protensdo externa. Assim

para facilitar a identificag@o os blocos foram numerados conforme a Figura 42 e 43
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Figura 42: Numeracao dos blocos no sentido longitudinal
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Fonte: Autor
Figura 43: Numeracgdo dos blocos no sentido transversal
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e Cargas longitudinais

Fy,a = Py = 1598,44 kN
Forg = Py - Cos(8°) = 1582,88 kN
Fyior = Py = 1598,44 kN
Fgipr = Py - Cos(8°) = 1582,88 kN
Fryp = Py = 1598,44 kN

e (argas transversais

Bloco desviador (C)

A forca terd incidéncia de 19° com a horizontal, decomposta em forga vertical F e forca
horizontal Fy:
Fyc = Fprer - Cos(19°) = 1511,35 kN
Fyc = Fprcr - Sen(19°) = 520,40 kN

A componente horizontal Fy ¢ aplicada fora do centro geométrico da viga T considerada,
portanto, gera um momento concentrado aplicado M.
A aplicagdo da forca de protensdo estd sendo feita a 134,92 cm (1,35 m) da base da viga

enquanto o C.G. a 164,92 cm (1,65 m). Desta forma, tem-se:
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M, = Fye - (1,65 — 1,35) = 453,41 kN.m

Bloco desviador (D)

Nos blocos desviadores, o cabo volta a se horizontalizar no sentido do meio do vao,
portanto, com a mesma forga de protensdo Fpr . Esta diferenga de forga horizontal equivale a

aplicacdo de uma forga horizontal FuB no ponto dos desviadores:

FHD = FE’D’ - FD’C’ ' COS(19°) = 71,53 kN
Fyp = —Fpror - Sen(19°) = —520,40 kN

A forga Fyyp € aplicada no nivel dos cabos de protensdo, portanto, possui excentricidade
em relagdo ao centro geométrico da viga e gera momentos fletores concentrados My, sendo o

ponto de aplicagdo desta forca 5 cm acima da face inferior da viga, portanto:

My = Fyp - (1,65 — 0,05) = 114,45 kN.m

Bloco desviador (E)

FHE = _71,53 kN
Fyp = 520,40kN
Mg = 114,45 kN.m

Bloco desviador (F)

Fyr = —1511,35 kN
Fyr = 520,40 kN
My = —453,41 kN.m

As Figuras 44,45 e 46 apresentam, respectivamente, a distribuicdo das acdes e o

diagrama de momento fletor, e os diagramas de esforgo cortante, devidos a protensao.

Com o auxilio da Tabela 34, trazendo a diferenca entre as cortantes dos trem-tipos 36 €
45, juntamente com o diagrama de cortante de refor¢o (Figura 45), permite-se analisar se a

protensao sera suficiente para combater o acréscimo de esfor¢o cortante do trem-tipo 45.



Tabela 34: Forga cortante a ser combatida pela protensio

TB-36 TB-45 Forga cortante a ser combatida
V., (kN) | V,, (kN) pela protensao (kN)

Sext 372,53 208,32 164,21

Sb (2,50 m) 146,08 269,86 -123,78

So esq(s,00m) | 66,89 734,56 -667,67

So_dir(s,00m) | 646,37 | 1422,18 -775,81
S1(13,75m) 121,64 46,66 74,97

SZ_esq (25,00 m) 1146,54 | 1575,70 -429,16

SZ_dir (25,00 m) 1269,95 | 1713,97 -444,01
S3(37,50m) 89,25 78,98 10,27

Fonte: Autor

&9
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Figura 45: Diagramas de esfor¢os cortante
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Figura 46:Diagrama de momento fletor
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Logo percebe-se que os maiores valores de esfor¢o cortante se dao nos apoios, como o
concreto absorve parte dos esfor¢os (V.), € necessario somente analisar a diferenga entre V,,,,
que ¢ a parcela resistida pela armadura transversal de acordo com NBR 6118:2014. Portanto,
percebe-se que os esfor¢os decorrentes da protensao aplicada nao sao suficientes para combater

o0 acréscimo de esforgo cortante devido ao reforgo aplicado a estrutura.

4.6 Forca cortante resistida pelo concreto

Na flexo-compressao (o que inclui o caso da existéncia de protensdo), permite-se o
efeito favoravel da for¢a normal de compressao a uma excentricidade da aplicagdo da protensao
leve a gerar um momento fletor, que chamamos de momento de descompressdo, logo esse
momento atua diretamente em (1), fazendo que a se¢do ganhe de resisténcia ao cortante.

A partir das Equagoes (63), (64), (65) e (66), podemos fazer essa ultima verificagdo para

o caso da possibilidade de o refor¢co combater acréscimo de esforgo cortante nos apoios.

My = 0,9 Py (e, + ex) (63)
. = Wi (64)
k1 Ac
i
W, = — (65)
V1
M 66
ﬁ1=<1+ 0 ><2,00 (66)
d,max

Onde:

M, = momento de descompressdo, em (kN.m), onde 0,9 ¢ um coeficiente de ponderacao;

P; = P, = forca de protensdo, em kN;

e, = distancia entre c.g da protensdo a fibra superior da se¢do analisada;

ex1= corresponde a distancia da extremidade superior do nucleo central de inércia da se¢do ao
c.g;

[ = momento de inercia da secdo, em cm?;

M4 sy = maior valor de momento ou momento na se¢do analisada.

Inicialmente para a se¢do do primeiro apoio My = 4653,68 kN a esquerda e

analogamente para os demais, temos:
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W - 8266608,5752
1= 164,92

=501252,78 cm?

501252,78

=222 % 9586
®k1 = 19380,70 cm

M, =0,9-1598,44 (0,30 + 0,2586) = 803,60 KN.m

803,60
p1= (

- | = |
1+ 4653’68) 1,17 < 2,00 (ok!)

Logo, ¢ possivel verificar o acréscimo de esfor¢o cortante provocado pela protensao.

=V, =1539,00 1,17 = 1804,76 kN

Vow =Va — V&
Vew = 2185,36 — 1804,76 = 380,60 kN

Fazendo a subtragdo desse novo valor V,, do TB-36 com a diferenga de cortante a ser
combatida, verifica-se que nos apoios, apoios o refor¢co externo ndo conseguiu desempenhar de

forma efetiva o objetivo.

Cortante restante a ser combatida = 775,81 — 380,60 = 395,21 kN

Portanto, o refor¢o ndo resistiu os acréscimos do esfor¢o cortante nos apoios.

5.  CONCLUSAO

Pela analise dos pontos propostos neste trabalho, ¢ possivel constatar a influéncia do
posicionamento dos blocos de ancoragem e desviadores em relacdo ao esforgo cortante,
podendo-se concluir que, para a mesma for¢a de protensdo aplicada, existe uma relacao linear
entre for¢a cortante aplicada pela protensdo e angulo de inclinagdo dos cabos.

Em relacdo a forca cortante analisada neste projeto, vale salientar que os pontos de
maximo sao justamente sobre os apoios. Nao sendo possivel locar os blocos de ancoragem nas
extremidades da obra com um angulo de inclinagdo, por questdes executivas (neste projeto, as
variagoes da secdo das longarinas dificultaram criar alternativas para o tracado da poligonal), o
reforgo por protensdo externa acaba por ndo auxiliar no ponto critico, pois sua influéncia esta

restrita apenas entre os pontos de aplicagcdo dos esforcos.
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Caso necessite de refor¢o ao esforco cisalhante, externamente aos blocos de ancoragem
deve-se utilizar um complemento em outro método de refor¢o, como por exemplo a fibra, na
qual sua utilizagao devera ser feita apds a aplicagao da protensao.

Quanto a evolugdo normativa sobre pontes de concreto armado, conclui-se que as
publicagdes da Associacdo Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) e literaturas brasileiras sobre o
assunto estdo aptas para fazer estimativas nas caracteristicas estruturais da maior parte das obras de
arte especiais em uso no Brasil apenas com o conhecimento da data de seu projeto estrutural, o que
¢ importante para todo o tipo de reforco estrutural.

Além disso, ¢ apresentado a sugestao para trabalhos futuros, a utiliza¢do deste projeto para
realizar o complemento do reforgo nos apoios para combater os esfor¢os cortantes acrescidos ao

projeto utilizando: fibras ou encamisamento.
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_ANEXO A: Valores de k3 retirado de Marchetti (2007).

Tabela A
Valores de k, F k
E = alid para mm:rﬂnde fick: (VPN :
20 25 | 0 | cA25 | CASOA TMB CA-60B |

0,01 [1.4470 [1.1580 | 9650 | 0447 | 0323 | 032 | 0267
002 | 7260 | 5810 4840 | 0449 | 0325 | 0325 | 0271
00z (4860 (3890 (3240 | 0652 | 0326 | 032 | 0272
004 | 3os0 | zvan | zesn 0,055 | user | U3&r | Uzis
005 | 2940 |2350 [1960 | 0457 | 0320 | 0320 | 0274 |
006 | 2450 | 1970 | 1840 | 0460 | 0330 | 0330 | o275 |
07 | 7120 | 1890 | 1410 | 0483 | 0331 | 0331 | 027
0os [ 1860 |1490 1240 | 0485 | 0333 | 0333 | o277
0.07 [ 1660 [ 1330 |111.0 | 0668 | 0334 | 033 | 028
010 [ 1500 |[1200 [1001 | o067 [ 0335 | 0335 | 0280
o1t (1370 [ 1100 | 914 0674 | 0337 | 0337 | o2m
0,12 | 1260 100,9 4.1 0,577 0,328 0,338 0,282
0,13 | 1170 93,5 78,0 0679 | 0340 | 0340 | 0,283
014 | 1090 | 872 | 727 | 0682 | 0341 | 0,341
015 | 1022 | 818 68.1 0.685 | 0343 | 0343
016 | 982 | 770 | &42 0,488 Jr 0344 | 0344
0167 | 925 74.0 a1.7 0690 | 0345 | 0,345
017 | 90 [728 | e0s 0.691 | 0386 | 03446

016 | 8,3 | 690 | 575 | 0.494 | 0347 | 0347

019 | 821 |57 | 547 | 0497 | 0349 | 0349
n2o | 783 | &27 52,2 0,700 | 0350 | 0350
021 | 745 | 557 | 493 o703 | o352 | o35z
| 02| ns [ 575 [ 479 0704 | 0353 | 0353
0.53 | 90 | 552 | 460 0709 | 0355 | 0385 |
D74 | a4 | 531 | 443 0713 | 038 | o03me
025 | e sz | 427 0716 | 0358 | 0358

0259 [ 621 | 497 | 414 | 0719 | 035 | 0,350
02 | 619 | 495 | 412 | 0719 | 0359 | 0359
027 59.8 | 479 359 0,722 0,381 0,381

02 [ sap | ua 38,4 o728 | o5 | o3sa
029 562 | 450 75 0729 | 0384 | 0364

030 | 546 | 437 | 364 | 0732 | 0366 | 0366 | 0305
031 | 531 42,5 e | o073 | 0368 | 0368 | 0308

Tabela A (continuagis)
Vialores de k,
Emuid para concreto de fek (MPa) ks
20 25 30 CA-25 | CAS0A | CA-S08 | CA-508
032 | 5,8 413 3d,4 0739 | 0369 | 0348 | 0,308
033 | 503 403 335 0742 | 0371 | 03711 | oaoe |
034 | 491 392 327 0746 | 0373 | 037F | 03N
035 | 479 38.3 3y 0749 | 0,374 | 0374 | 0312
036 | 468 T4 32 0752 | 0376 | 0376 | 0213 |
037 | 457 36,6 30,5 0756 | 0378 | o3re | oas
038 | 447 35.8 29,8 0760 | 0,380 | 0380 | 0316
0,3% | 438 35,0 9.2 0763 | 0382 | 0382 | 0318

040 | 429 | 343 |286 | 077 | 0383 | 0383 | 0319
041 [ 420 [ 336 | 280 | 0770 | 0385 | 0385 | 0321 |
042 [ 412 | 330 |25 | 0774 | 0387 | 0387 | 0323
043 | 405 | 324 | 270 | 0778 | 0389 | 0389 | 0324
044 | 398 |38 | 265 | 0782 | 037 | 030 | 0328 |
0,442 | 394 31,7 26,4 0,782 0,37 0,3M 0,327
045 | 3% 3.2 26,0 0,784 0,393 0393

046 | 38,4 307 256 | 0789 | 0395 | 0395

0489 | 378 30,3 252 0793 | 0398

047 | 378 | 302 [ 252 | 0793 | 03% Unichades |
| oa4s | 372 207 248 0,797 | 03%% Mic= kNm |
| 049 | 384 293 24,4 0,801 | 0401 bw=m

050 | 366 | 288 | 240 | 0805 | 0,403 d=m




