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RESUMO

O presente trabalho consiste de um projeto de dimensionamento
estrutural de uma ponte em concreto armado. A ponte sera construida sobre o
rio Ururai no municipio de Campos dos Goytacazes e ira integrar 0 novo
tracado que a rodovia BR-101 assumird apés a sua duplicacdo nas imediacdes
de Campos, este popularmente conhecido como “Contorno de Campos’,
lembrando que tal contorno é de grande valia, visto que € frequente os
transtornos causados pela BR-101 ao cortar a area urbana da cidade. Todo o
dimensionamento e materiais utilizados seguiu 0 que tange as mais atualizadas
normas técnicas brasileiras (NBR) e manuais dos érgaos de transito. Enfim,
neste trabalho apresentamos todos os memoriais de calculo, consideracdes
adotadas, detalhes de projeto, assim como, detalhamentos das armaduras e

plantas.

PALAVRAS CHAVE: concreto armado; dimensionamento de pontes; contorno

de Campos; engenharia civil; BR-101.






CAPITULO 1 — INTRODUCAO

1.1 Pontes
1.1.1 Um breve histoérico

A humanidade, desde tempos remotos, sempre teve a necessidade de
ultrapassar obstaculos, seja por alimento, comida, ou simplesmente para explorar o
outro lado. Essa necessidade motivou 0 homem a desenvolver uma forma de fazer
isso, ao observar a sdbia mée natureza, percebeu-se que uma arvore ao cair sobre
um rio ou um buraco servia de passagem e assim a solucdo era imitar este
processo. Nas primeiras idades, as pontes eram feitas de matériais basicos, troncos
de arvores, pranchas de madeira e pedras, com unido entre os elementos bem
rustica e simples. Com o passar do tempo e acompanhando a evolugdo do homem
as pontes foram tornando-se mais sofisticadas. Na Idade do Bronze a vida torna-se
cada vez mais sedentaria, e aumenta a necessidade de pontes mais duradouros e
resistentes, com isso, surgem as pontes de lajes de pedra, ver figura 1.1, e em
seguida as pontes em arcos com vestigios de até 4000 anos a.c.

Figura 1.1 - Ponte em Laje de Pedra, Junciana-Espanha

A sociedade segue se desenvolvendo e assim surge a civilizacdo romana, a
sua primeira ponte € historicamente datada em 621 a.C. e foi chamada de Pons
Sublicius ("ponte das Estacas"), construida sobre o rio Tibre. E no século Ill a.C. que

0S romanos comecam a se dedicar a construcdo de pontes em arco, atingindo um



desenvolvimento nas técnicas de construcdo e projeto nunca antes visto e
dificilmente superado nos mil anos seguintes. Exemplos desta magnifica capacidade
de construcdo sdo algumas pontes que perduraram até aos nossos dias, como, por
exemplo, a pons Aelius (hoje ponte Sant'Angelo de 134 a.C.), sobre o rio Tibre, onde
tera sido usada pozzolana (uma espécie de cimento que mantém a resisténcia
mesmo submerso), a ponte de Alcantara, em Toledo, ou 0 aqueduto de Segdvia no

século I.

Figura 1.2 - Aqueduto de Segdvia - Espanha

Com a entrada na Idade Média, ocorre um aprimoramento nas construcdes de
pontes, cada vez mais conhecimento é adquirido, por exemplo, o emprego das
técnicas de construcdo das cupulas das antigas catedrais na construcdo de pontes
em arcos. O desenvolvimento dos arcos ogivais, ou arco quebrado, ele distribui
melhor as forcas, aumentando a eficiéncia do complexo, muito empregado na

arquitetura gotica.

Figura 1.3 - Ponte medieval em arco ogival



No periodo da Renascenca, as pontes tiveram significativa evolucéo,
motivadas pelo aumento da necessidade de locomogdo e comércio, surgem entéo
as pontes de trelica metélica, inicialmente feitas de ferro fundido, ainda adotam o
formato de arco, mas com maior leveza e maiores vaos. A Franca é pioneira nessa
arte e ao exemplo o Corps des Ponts et Chaussées criado por Luis XIV para manter
as estradas e as pontes do reino, viria a dar origem no século XVIIl & Ecole des

Ponts et Chaussées, a primeira escola superior de engenharia civil do mundo.

Figura 1.4 - Ponte em ferro fundido Wearmouth Inglaterra 1796

Com a chegada da Revolucédo Industrial, novas necessidades foram surgindo,
com o inicio da ferrovia, as atuais pontes ndo suportavam as pesadas locomotivas a
vapor, assim novas técnicas e materiais foram desenvolvidos, em vez do atual ferro
fundido surge o aco-carbono com maiores tensdes de ruptura e a entrada das
pontes suspensas, inicialmente com correntes metalicas e depois com cordoalhas,
unido de cabos de acos. Vale lembrar que apesar destas novas técnicas as pontes
em todo o mundo continuaram a serem feitas com técnicas antigas ou até mesmo
com o desenvolvimento de técnicas paralelas, por exemplo, as pontes de madeira
em trelica que nos Estados Unidos eram muito empregadas, devido também a

matéria prima abundante e barata. Com essas novas técnicas associado ao uso do



aco, maiores vaos puderam ser vencidos, como por exemplo, as grandes pontes
suspensas, pontes reticuladas e ainda pontes em arcos metalicos.

A necessidade de vencer rios extensos trouxe o desenvolvimento de técnicas
arriscadas, como o uso de tubuldes pressurizados que eram afundados no leito dos
rios e onde operarios escavavam até encontrar a rocha sé para assentar a fundacao,
esta técnica trouxe inUmeras mortes, ja que a rapida despressurizacao que sofria os

operdrios era muitas vezes letal.

Figura 1.5 - Ponte 25 de Abril em Lisboa

Os anos passaram e as pontes continuam mostrando a sua importancia,
integrando nacdes e levando o desenvolvimento, apos a segunda guerra mundial se
popularizou novas técnicas, construcdo de pontes em concreto armado, unido de
elementos metdlicos por soldas ao invés de rebites ou parafusos, métodos de
calculo computacionais e mais precisos, e assim surgiram grandes pontes, como a
gigante brasileira, Ponte Rio-Niterdi, Ponte Akashi-Kaikyo no Japao, dentre outras.
Um ponto importante é a atual tendéncia de pontes estaiadas que € um tipo de ponte
suspensa por cabos constituida de um ou mais mastros, de onde partem cabos de
sustentacao para os tabuleiros da ponte, costuma ser a solucao intermediaria ideal

entre uma ponte fixa e uma ponte pénsil em casos onde uma ponte fixa iria requerer
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uma estrutura de suporte muito maior, enquanto uma pénsil necessitaria maior
elaboracdo de cabos, um grande exemplo nacional € a Ponte Octdvio Frias de
Oliveira em Séo Paulo, ela esta sobre o Rio Pinheiros e se tornou um cartdo postal

da capital paulista.

Figura 1.6 - Ponte estaiada sobre o Rio Pinheiros em Sao Paulo

Hoje j& temos grandes técnicas de construcdo, materiais com grande
resisténcia e durabilidade, software potentes, com grande capacidade de calculo,
mas o futuro ainda reserva muitas inovagdes no que se trata de pontes, vemos no
horizontes as chamadas pontes inteligentes, que, dotadas de sensores,
processadores de dados e sistemas de comunicacéo e sinalizacdo, poderéo alertar
para um conjunto de situacdes, desde sobrecargas, subidas dos niveis das aguas,
ventos, formacdo de gelo, pré-ruptura de certos pontos, fadiga dos materiais,
corrosdo. O uso destes sistemas ainda necessita de uma grande parceria entre a
engenharia e a eletrdnica, para que se possa assegurar a confiabilidade, seguranca

€ vantagem no seu uso.

1.1.2 Concepcéo de ponte

Ponte é uma construcédo cuja finalidade € vencer um obstaculo, para manter a
continuidade de uma via qualquer e, de acordo com o obstaculo a ponte pode ter

outras denominagoes:



Ponte: Quando o obstaculo a ser vencido € um curso de agua, um lago, um
canal, ou seja, uma superficie com liquido.

Viaduto: Quando o obstaculo a ser vencido é um vale ou uma via, ou seja,
nado possui liquido em baixo da ponte.

Uma outra denominacdo que encontramos é o de passarela, que na verdade
€ uma ponte ou um viaduto exclusivo para pedestres e, em alguns casos, ciclistas
também. Quando temos uma ponte extensa que necessita de um acesso, este €
denominado viaduto de acesso, empregado para que a inscricdo na ponte pelo
condutor seja 0 mais suave possivel.

Em termos estruturais uma ponte é dividida em Superestrutura, Mesoestrutura
e Infraestrutura.

Superestrutura: E a parte util da obra, por onde se trafega, constitui as vigas e
lajes, responsavel por receber as cargas da utilizacdo e transmiti-las a meso e
infraestrutura.

Mesoestrutura: S&o os pilares e elementos de apoio, tem como funcao
receber as cargas da superestrutura e transmiti-las para a infraestrutura, €
determinante para a altura total da ponte.

Infraestrutura: E constituida pela fundacéo, seja sapatas, estacas com blocos
de coroamento ou tubulbes, tem a fungcéo essencial de descarregar toda a carga da
ponte para o solo.

Superestrutura

I Aparelho de apoio
Encontro
o Pilar
Z
— — /
_— ., 5
Fundacace

Figura 1.7 - Caracteristica da estrutura de uma ponte (Debs e Takeya, 2009, pg.4)

Antes de iniciar um projeto de uma ponte, € preciso ter em mente 0s
principais requisitos que a obra deve possuir, por exemplo, funcionalidade,
seguranca, estética, economia e durabilidade, ja que séo fatores fundamentais para

a escolha da tipologia empregada e para a otimizacao da construgao.



No que trata da classificacdo das pontes, resumidamente, elas sao

caracterizadas com base na:

e Finalidade: rodoviaria, ferroviaria, passagem de pedestres, etc.

e Extensédo do véao: pontilhdes, pontes e bueiros.

e Durabilidade: permanentes ou provisorias.

e Esconsidade: retas, esconsas ou curvas.

e Material de construgcédo: madeira, concreto armado, aco, etc.

e Mobilidade dos tramos: levadica, giratoria, etc.

e Tipo de construgdo: moldada in loco ou pré-moldada.

e Sistema estrutural: em vigas continuas, em laje, pénsil, estaiada, etc.

Existem outras classificagbes para pontes, porém o mais importante é a

correta escolha de suas caracteristicas baseadas no local de sua implantagéo.

1.2 Objetivos

O presente trabalho tem por objetivo a andlise e o dimensionamento da
estrutura de uma ponte em concreto armado sobre o Rio Ururai no municipio de
Campos dos Goytacazes na Rodovia BR-101. O dimensionamento sera feito
somente para o Estado Limite Ultimo de solicitacdes, ELU, ndo serdo feitas

verificagOes para o Estado Limite de Servico, ELS.

1.3 Motivacéo

A motivacdo do presente trabalho é oriunda da necessidade do municipio de
Campos dos Goytacazes que é cortado, em um trecho urbano, pela Rodovia BR-
101. Ocorre que devido ao trafego intenso de veiculos aliado a uma rodovia de pista
simples, o transito fica totalmente prejudicado, trazendo diversos transtornos para a
populacdo, como por exemplo, para se locomover entre os extremos da cidade, e
para os préprios motoristas, que sempre acabam por se atrasar. A BR-101 ja vem
sofrendo nos ultimos anos um processo de duplicacdo ao longo de varios trechos, e
devido a sua importancia, o trecho que corta Campos ndo poderia ficar de fora.

Porém, o atual tracado ndo comportaria uma duplicacdo, acarretaria muitas
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desapropriacdes e continuaria a cortar um trecho urbano da cidade, fato este que ja
se apresentou ndo ser nada bom. Assim, surgiu a ideia de um novo tracado para a
rodovia, apelidado de “Contorno de Campos”, onde este sera no lado oeste da
cidade, entre o km 51 e o km 84,5 da BR-101/Norte. O inicio do dito “Contorno de
Campos”, sera realizado no distrito de Travessao e seu final em Ibitioca, em pista
dupla.

Este contorno rodoviario tem por objetivo principal possibilitar mais fluidez e
seguranca ao trafego de longa distancia, além de melhorar o transito urbano na
regido que, como ja mencionado, sofre com o trafego intenso de veiculos.

Este novo tracado ird demandar novas obras, e dentre elas estéo trés pontes:
uma sobre o Rio Ururai, outra sobre o Rio Paraiba do Sul e por fim uma sobre o Rio
Muriaé. Enfim, neste projeto, iremos dimensionar a primeira, ou seja, a ponte sobre 0

Rio Ururai.

1.4 Metodologia

Para realizacao deste trabalho, inicialmente, verificou-se qual a caracteristica
mais adequada para a ponte em questdo. Desta forma, foi adotado o de pontes em
vigas continuas em concreto armado moldado in loco. Esta decisdo se baseou
principalmente no pequeno vao da estrutura. Tomada esta decisao, todos o0s
célculos da estrutura seguiram o recomendado pela NBR-6118/2014 “Projeto de
estruturas de concreto”. Os parametros e consideragdes especificas de pontes
seguirdo a NBR-7187/2003 “Projeto de pontes de concreto armado e de concreto
protendido”. A determinagédo do carregamento devido as cargas moveis foi norteado
pela NBR-7188/2013 “Carga movel rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos,
passarelas e outras estruturas”. Para a determinagao dos esfor¢os devido ao vento
utilizou-se a NBR-6123/1998 “Forgas devidas ao vento em edificacdes”, porém esta
merece uma ressalva: a NBR 6123 néo especifica de forma clara o calculo do
esforco de vento. Porém, existe uma recomendacdo do DNIT, Departamento
Nacional de Infraestrutura Terrestre, que foi a adotada neste projeto. Desta forma, foi
utilizado o “Manual De Projeto De Obras-De-Arte Especiais” do DNER, atual DNIT,

onde este aborda os pontos mais importantes na elaboracéo deste projeto.



1.5 Escopo do Projeto

A sequéncia dos capitulos deste projeto segue uma ordem Idgica de
dimensionamento.

O primeiro capitulo apresenta uma pequena introducdo do projeto, com
aspectos importantes tais como: motivagcdo do projeto, objetivos e a metodologia
utilizada.

O segundo capitulo apresenta consideracfes, tais como: elementos
topograficos, elementos hidrolégicos, elementos geométricos, caracteristicas dos
materiais e as acdes de cargas consideradas.

No terceiro capitulo, se desenvolvem os primeiros dimensionamentos, onde
sdo abrangidos os elementos da superestrutura da ponte, como: laje, longarinas e
transversinas.

O quarto capitulo, é basicamente direcionado a concepgdo e
dimensionamento dos apoios da superestrutura, sendo esta a mesoestrutura.

No quinto capitulo, calcula-se a infraestrutura desta ponte. Neste capitulo
podem-se encontrar informacdes importantes, como o dimensionamento dos
elementos estruturais dos pilares e travessas, bem como a concepcdo e
dimensionamento dos elementos de fundacéao.

Finalmente, chegando ao sexto e ultimo capitulo, fazemos as consideracdes

finais e concluimos este projeto agradecendo.



CAPITULO 2 — CONSIDERACOES INICIAIS

2.1 Caracteristicas da Ponte

2.1.1 Localizacéo

A ponte esta localizada no futuro “Contorno de Campos”. Tratando-se de um
desvio proposto pela ANTT, Agéncia Nacional de Transportes Terrestres, que visa
desviar a BR-101 da é&rea urbana da cidade, tal desvio se inicia no km 51 e se encerra
no km 84,5 da BR-101/Norte.

O novo tracado demandara a construcdo de trés pontes, uma sobre o Rio Ururai,
uma sobre o Rio Paraiba do Sul e uma sobre o Rio Muriaé. Como dito anteriormente,
abordaremos a ponte sobre o Rio Ururai. Esta se localiza aproximadamente nas
coordenadas 21°79” S e 41°41” W. Para melhor visualizagdo, no anexo A temos uma

planta do contorno de campos e em anexo ha uma planta de localizagcéo da ponte.

2.1.2 Dimensoes da Ponte

A ponte deste projeto é uma estrutura em vigas continuas com dois tramos de
15 metros cada, totalizando 30 metros de comprimento. A largura € de 18,2 metros,
obedece ao prescrito pelo DNIT e respeita as caracteristicas da rodovia, como a faixa
de rolamento e passeio para pedestres. O gabarito vertical é de 5,5 metros em
condi¢cdes normais de fluxo, j& em periodos de cheia este gabarito € reduzido, mas
sempre respeitando a altura livre minima prescrita pela norma, no item 2.3, “Elementos
Hidroldgicos”. A ponte possui 4 faixas de rolamento divididos em duas pistas. Além
destas possui dois passeios para pedestres/ciclistas, um para cada pista. Todas estas

medidas podem ser conferidas nas plantas em anexo.

2.1.3 Dispositivos de Contengéo

Sabe-se que é de grande importancia conferir seguranca aqueles que trafegam
sobre a ponte. Para tal foi adotado dispositivos de contencdo. Para dividir a pista temos

uma barreira em concreto armado e ligada monoliticamente ao tabuleiro. Na lateral
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temos um guarda roda de mesmas caracteristicas. Por fim, um guarda corpo para
protecéo dos pedestres/ciclistas. E importante frisar que este é pré-moldado, mas que
atende a todos os requisitos do DNIT. A figura 2.1 ilustra estes elementos e as

dimensdes podem ser conferidas no Anexo A.

et
A7

Figura 2.1 - Vista em perspectiva do guarda corpo

Figura 2.2 - Vista em perspectiva Barreira e Guarda Rodas

2.2 Elementos Topograficos

Segundo o Manual de Obras de Arte Especial (1996, p.109), elaborado pelo
antigo DNER, atual DNIT, os levantamentos topograficos necessarios para o projeto de

uma ponte sao:

11



e Tracado do perfil longitudinal do terreno, ao longo do eixo do
tracado, com greide cotado, desenhado em escala de 1/100 ou
1/200 e numa extensdao tal que seja exequivel a definicdo da obra
e dos aterros de acesso.

Em caso de transposi¢cdo dos cursos d’agua, sera levantada a
secdo transversal dos mesmos, com indicagdo das cotas de
fundo, a intervalos maximos de cinco metros.

e Execucao de planta topogréfica do trecho em que sera implantada

a obra, com curvas de nivel de metro a metro, contendo o eixo do
tracado, interferéncias existentes, tais como limites de divisas,
linhas de transmisséo, etc., e obstaculos a serem vencidos, com
suas respectivas esconsidades, abrangendo &rea suficiente para
a definicdo da obra e de seus acessos.
Tanto o perfil como a planta deverdo ser amarrados ao
estaqueamento e RRNN do projeto da rodovia, devendo ser
especificadas essas amarracbes e suas localizagOes
perfeitamente definidas nos desenhos.

e Estudos detalhados da transicdo obra-de-arte-rodovia, seja ela
feita através de encontros ou de dispositivos de transicdo das
pontes com extremos em balan¢co. O comprimento da obra e a
transicdo da obra-de-arte-rodovia somente poderdo ser bem
definidos com o desenho preliminar dos “off- sets” das saias de
aterro em queda livre. Deve ser assegurada a perfeita contencao
dos aterros de acesso, evitando-se escorregamentos e o0
consequente descalcamento da via projetada.

¢ Conhecimento de todas as condic¢des topogréficas de implantacéo
das fundacoes, evitando-se escavacdes exageradas que venham

a comprometer a estabilidade de encostas.
Apesar da extensa recomendacdo do DNER, neste projeto iremos utilizar

apenas levantamentos topograficos simplificados, porém que servirdo plenamente ao

objetivo proposto.
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Na figura 2.3 temos o perfil topografico do terreno aonde sera implantada a
ponte, este foi gerado através de uma ferramenta online disponibilizada no site
geocontext.org.

Map data ©2016 Google Imagery 82016, Cnes/Spot Image, DigitalGlobe | 200 m b |

Figura 2.3 - Vista topografica da regiao

Os pontos A e B tracam a trajetéria de 700 metros, uma distancia suficiente para
informar a variacdo de cotas do terreno.

m 6.4 Uphill: 0,44 km [59% | Downhill: 0,31 km|41% | Denivelation: 1 m{[ - ]

0 0,1 02 03 04 05 0,6 07
0,75 km

Figura 2.4 - Perfil topografico do terreno

Através do perfil gerado, figura 2.4, podemos ver que existe uma variagdo de
cota maxima de 1,2 metros em mais de 700 metros de distancia, ou seja, 0 terreno
neste trecho é bem plano, ndo levando grandes dificuldades para a execucdo da
rodovia e da ponte. Através da altimetria, figura 2.5, gerada pela ferramenta Google
Earth, confirmamos a planicidade de toda a regido, com poucos pontos elevados,
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porém deve-se frizar a necessidade da cota do greide da rodovia na ponte ser elevada,
respeitando a maxima cota de cheia, como é explicado no item 2.3, Elementos
Hidrolégicos.

Figura 2.5 — Altimetria do terreno

Os levantamentos simplificados antepostos consistem em uma planta
topogréfica com curvas de niveis, porém com um espagcamento maior que o
supracitado, que servira apenas para definicdo da obra, jA que se trata de uma vasta
regido plana e um tracado do perfil longitudinal do terreno ao longo do eixo da rodovia,
para que sejam denotados os aterros de acesso. As plantas estdo em anexo.

2.3 Elementos Hidrologicos

O estudo hidrolégico é de suma importancia na elaboracdo de um projeto de
obra de arte compreendida em uma rodovia, pois tal estudo visa caracterizar as
condi¢des de vazao maxima do curso d’agua, para que a obra seja dimensionada de tal
forma que impeca a inundacao do leito viario ou das regifes vizinhas, bem como evitar
o colapso da estrutura ou, numa pior situacéo, a perda de vidas humanas.

De acordo com Araujo (1999, p.8), os elementos necessarios em um estudo
hidrolégico séo:
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e Cotas de maxima cheia e estiagem observadas com indicagéo
das épocas, frequéncia e periodo dessas ocorréncias.

e Dimensbes e medidas fisicas suficientes para a solugdo dos
problemas de vazdo do curso d’agua sob a ponte e erosdo do
leito, quais sejam:

e Area em km2 da bacia hidrografica a montante da obra até a
cabeceira;

e Extensdo do talvegue em km, desde o eixo da obra até a
cabeceira;

e Altura média anual das chuvas, em milimetros;

e Declividade média do espelho d’agua em um trecho proximo da
obra, de extensdo suficiente para caracterizad-la, bem como
indicacdes concernentes a permeabilidade do solo, existéncia na
bacia hidrografica de vegetacBes e retencdes evaporativas,
aspecto das margens, rugosidade e depressdes do leito no local
da obra.

e Noticias acerca de mobilidade do leito do curso d’agua e, acaso
existente, com indicacao da tendéncia ou do ciclo e amplitude da
divagacdo; alvéos secundarios, periédicos ou abandonados,
zonas de aluvides, bem como de avulsdes e erosodes, ciclicos ou
constantes; noticias sobre a descarga soélida do curso d’agua e
sua natureza, no local da obra, e sobre material flutuante
eventualmente transportado.

e Informagbes sobre obras de arte existentes na bacia, com
indicacdes de comprimento, vazao, tipo de fundacéao, etc.

¢ Noticia sobre servicos de regularizacdo, dragagem, retificacdes

ou protecdo das margens.

Com a obtencéo de todas os elementos necessarios, se procede o célculo da
maxima cota de cheia, MCC, que ao ser somada a altura livre minima, figura 2.6, temos
a cota minima da face inferior da estrutura e posteriormente ao somar a altura da

estrutura, temos a cota da face superior da estrutura.
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Cota superior do tabuleiro
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Figura 2.6 - Maxima Cota de Cheia de um Rio

Para o rio Ururai, por se tratar de um rio com pequena vazdo, a MCC pode ser
facilmente calculada pela férmula de Manning, empregada em canais abertos, onde se
admite a existéncia de um canal regular cuja secéo transversal € igual a secao de
escoamento sob a ponte e com 0 uso da equacgdo da continuidade para fluidos. E
calculada a area necessaria para escoar a vazao maxima de projeto do curso d’agua
sempre respeitando a altura livre minima que para este caso, segundo a norma, é 1

metro. Com a formula de Manning determinamos a velocidade média de escoamento:
vV = l.Rh2/3. 1?2
n

V' = velocidade média de escoamento (m/s);
n = rugosidade do canal;

Rh = A/P, raio hidraulico;

A = 4rea da sec&o de escoamento (m?);

P = perimetro molhado (m);

I = declividade média do leito.
A vazao de escoamento € dada pela equagéo da continuidade:
Q = V.A(m3)s)
Porém, neste Projeto ndo iremos realizar o célculo da maxima cota de cheia,

atualmente a BR-101 em Campos corta o Rio Ururai na localidade de mesmo nome,

Bairro Ururai, e a ponte ja existente possui um gabarito vertical, altura entre a face
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inferior da superestrutura e a lamina d’agua, igual a aproximadamente 4,5 metros sob
regime normal de escoamento, partindo deste dado e sabendo que o local de
implantacdo da ponte deste projeto estd a poucos quildmetros rio acima e a altimetria
indica que ndo ha variagdo significativa entre as cotas da lamina d’agua, podemos
tomar o mesmo gabarito vertical e implanta-lo na nova ponte. Vale ressaltar que apesar
de grandes cheias no Rio Ururai, como por exemplo a de 2008 onde 80% da populacéo
do bairro foi atingida, a agua nunca passou por cima da ponte e segundo relatos dos
moradores ela ja chegou muito perto de tocar a face inferior da superestrutura, porém
nunca tocou.

Com esta premissa, foi definido que o gabarito vertical da ponte do presente
projeto ter4 a altura de 5,5 metros, ou seja, os 4,5 metros da atual ponte acrescido de
mais 1 metro de altura livre minima, a fim de conferir uma maior seguranca a estrutura

e a continuidade do trafego em eventuais cheias.

Figura 2.7 - Atual ponte sobre o Rio Ururai

2.4 Elementos Geomeétricos

De acordo com PFEIL (1990), os elementos geomeétricos sdo subordinados as
caracteristicas da via e seu proprio estrado. As caracteristicas da via dependem das
condicdes técnicas pré-estabelecidas pelo 6rgdo regulamentador, DNIT, antigo DNER,
DER’s, Prefeituras, etc. Ja os elementos geométricos de estrado dependem das

caracteristicas funcionais da ponte.
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2.4.1 Caracteristicas da Rodovia

Para a determinacdo das caracteristicas da via recorremos as

recomendacdes do Manual de Obras de Arte Especial do DNER, atual DNIT, que

classifica as vias em cinco classes técnicas, de acordo com o Professor Shu Han Lee

(2000, pg.45) estas classes sao:

Classe 0 ou Especial — que corresponde ao melhor padrdo
técnico, com caracteristicas técnicas mais exigentes, sendo sua
adocdo feita por critérios de ordem administrativa, seu projeto
possui rodovia em pista dupla, com separacao fisica entre as
pistas, intersecbes em niveis distintos e controle total dos
acessos, com caracteristicas de Via Expressa;

Classe | — é subdividida nas classes IA e IB; sendo a primeira
correspondente ao projeto de rodovia com pista dupla, admitindo
intersecdes no mesmo nivel e com controle parcial dos acessos,
sendo a definicdo por essa classe feita com base em estudos de
capacidade das rodovias; e a segunda correspondente ao projeto
de rodovia em pista simples, sendo indicada para 0os casos em
gue a demanda a atender é superior a 200 vpd, veiculos por dia,
ou superior a 1.400 vpd, mas ndo suficiente para justificar a
adocéao de classes de projeto superiores;

Classe Il — corresponde ao projeto de rodovia com pista simples,
cuja adocdo é recomendada quando a demanda a atender é de
700 vpd a 1.400 vpd;

Classe Il — corresponde ao projeto de rodovia com pista simples,
sendo recomendada quando a demanda a atender é de 300 vpd a
700 vpd;

Classe IV — é a classe de projeto mais pobre, correspondendo ao
projeto de rodovia em pista simples, sendo subdivida nas classes
IVA e IVB; sendo que a primeira tem ado¢ao recomendada para

0S casos em que a demanda, na data de abertura da rodovia ao
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trafego, situa-se entre 50 vpd e 200 vpd; e a segunda é destinada

a atender casos em que a demanda seja inferior a 50 vpd.

De acordo com o anteposto, por se tratar de uma Rodovia Federal (BR-101),
adotamos a rodovia como sendo de Classe IA, rodovia do sistema arterial principal com
pista dupla, admitindo intersecées no mesmo nivel e com controle parcial dos acessos.
Atualmente, no trecho de Campos dos Goytacazes, a BR-101 ndo € duplicada. A
mesma € constituida por duas faixas de trafego para cada sentido, com separacdo
central entre faixas, o que é denominado pelo HCM - Highway Capacity Manual como
“‘multilane highways”, que significa rodovia multi-faixa. Porém, a duplicacdo da BR-101
no Norte Fluminense ja& é uma realidade e o atual projeto do Contorno de Campos,
onde esta ponte serd empregada, ja menciona a duplicacédo. A figura 2.8 fornece mais

recomendacdes para a rodovia, retiradas do manual do DNER, (1999, pg.24),
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CLASSE DEFROJETO ] -4 I-B I il N
) VIA EXPRESSA PISTADUPLA
CARACTERISTICA CONTROLE TOTAL CONTROLE PARCIAL PISTA SIMPLES PISTA SIMPLES PISTA SIMPLES FISTA SIMPLES
m DE ACESS0 DE ACES50
1] . TRAFEGO PREVISTO REDUZIRIA O VOLUME MELIO DIARIO VOLUME MEDI) DIARIO VOLUME MEDID DIARID | VOLUME MEDIO DIARIO
= . DECTSAD NIVEL DE SERVICO EMRODOVIA VMDD = 1400 T00 < VMD = 1400 300 = VMD <700 50 VMD <200
o CRITERIO DE CLASSFICACAOQ TECKICA ADMINISTRATIVA DE FISTA SIMPLES ABATNO VOLUME HORARIO DE FROJETO
m DONNEL'T VHP = 1
REGIAD PLANA OND MONT FLANA OND MONT PLANA OND MONT | PLAWA | OND | MONT |PLANA | OND | MONT |PLANA | OND | MONT
Largura da Faixa de Rolamento (m) Desgjavel Minimo | 373 175 360 18 180 330 160 18 350 160 150 330 350 130 130 10 300|300
e
Largura do Arostamento Externo (m) - 100 3100 300 300 150 130 100 150 250 200 250 100 150 130 130 [ 080
Desejavel Minimo
M e
) | Largura do Acostamento Itemo (m)
.m 1 Faixas de Rolamento Desgjavel Minimo
3 Faixas de Rolamento Desgjivel Minimo | 1200060 | L0060 | 0.80050 | 110060 | 100060 [060030 |— - - - - - - — - - - |-
4 Faixas de Rolamento 00, J02,00 [250200 (300050 020 |- - - - - - - — - - - |-
o 300 100250 | 300250 | 3M 10250 |- - - - - - - — - - - |-
Deszjavel Mimimo
Largura do Canteiro Central (m) DesgjavelMinimo | 18,003.00 | 18.003,00 | 1800300 | 1200300 | 1000300 | 1000300 |— - - - - - - — - - - |-
Velocidade Direrriz (km/h) 100 100 80 100 80 i 100 i i 30 7 30 30 4 30 L E
M Fampa Maxima (1%) 3 4 § H 43 ] ] 43 § ] ] i bl 1} 4 f §
= Deszjavel Minima
m Taxa Maxima da Superslevado %o 10 10 10 10 10 10 10 10 10 i 3 i B 3 i i ] 2
L]
Faio Minimode Curva Herizontal (m) 150 130 185
# L 10 1m
m 183 11019 135/143
o Declividade da Pista em Tangene (%) 1 1 1 1 1
Declividade dos Acostamentos (%) § § i i §
" Distancia de Visiilidade de Ultrapassapem (m) - — - - - — 60 360 20
-t | Distincia de Vishilidade de Parada (m) 10055 | 10155 | 140110 | 210055 [ 1400100 110155 40110 140110 11080
&2 | Dasejivel Minima
m " 10738 10738 &4 107158 488 1814 107738 # 1814 4829 109 i I C R O T
m Valar de E /Curvas Verticais Convenas
Deszjavel Mimimo
m " ; B 5236 4 17 304 1713 408 m 1715 |77 44
Valor de E PCorvas Verticais Concavas
Deszjavel Minimo
Afastamenta Latera] Minimo do Bordo 0.50 030 0.30 0.30 030 030 | 03005
do Acostamento de Obstacos () Contimuos Tsalados 050050 | 030030 | 0500 050030 030130 | 050050 | 050050 [050050 | 150 050 030 0,50 .30 030 [0
Gabarito Vertical () 330 550 .30 350 530 330 350 3500450 | 5.30 530 330 550 350 5500 | 550
Desgjavel Minimo 450 450 430 430 430 430|430

Figura 2.8 - Caracteristica da Rodovia (DNER)
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* Faixas de rolamento necessitam de sobrelargura quando raio menor que 160 m
** Atencdo a drenagem para valores de K maiores que 43

*** Para valores menores que 2,50 € considerado como faixa de seguranca

A tabela menciona diversas caracteristicas a serem adotadas no projeto de uma
rodovia, e através dela retiramos 0s parametros necessarios para 0 h0osso projeto, vale
frisar que adotaremos a regido como sendo plana, ja que tratamos da imensa baixada
Campista. Dentre os diversos parametros, 0 que mais nos interessa é a largura da faixa
de rolamento. Este é determinante para a largura da ponte. Podemos também
mencionar a largura da faixa de acostamento, mas no projeto em guestdo a ponte nao
possui acostamento, ja que este € optativo e por motivos técnicos nado foi adotado.
Outro fator que apesar de ndo ser mencionado na tabela, mas € de suma importancia é
a inclinacdo transversal da faixa de rolamento, mais conhecido como abaulamento,
recomenda-se que a pista tenha um abaulamento de 2%, necessario para a eficiéncia
da drenagem da ponte.

Enfim, entrando na tabela com a Classe IA e regido plana obtemos que nossa
faixa de rolamento deve ter uma largura 3,60 metros, com um abaulamento de 2%
exemplificados na figura 2.9. Os demais dados ndo sao decisivos para o

dimensionamento da ponte em si e ndo seréo abordados.

L 7.2 L 7.2

1 T f
| N\ o )|

Figura 2.9 - Faixa de rolamento e inclinagdo do tabuleiro.

2.4.2 Elementos Geométricos da Ponte

Como supracitado, os elementos geomeétricos de estrado dependem das
caracteristicas funcionais da ponte, no item 2.2, elementos topograficos, foi facilitada as
plantas de localizacdo da ponte, assim como a altimetria, estas plantas nos servirdo
para esclarecer alguns elementos geométricos.

O projeto é condicionado por diversos elementos PFEIL (1990) menciona que:
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e Tramo de uma ponte - é& conhecido como a parte da
superestrutura que se localiza entre dois apoios sucessivos da
mesoestrutura.

e Vo teorico do tramo - é a distancia horizontal entre os eixos dos
dois apoios sucessivos do tramo.

e Altura da construgéo - distancia vertical entre o ponto mais alto e
0 ponto mais baixo da superestrutura, em uma dada secao
considerada.

e Altura livre embaixo da ponte - distancia vertical entre o ponto
mais baixo da superestrutura e o ponto mais alto do obstaculo a
ser transposto pela ponte, este ponto € definido pela maxima
cota de cheia do rio.

e Esconsidade - quando ndo ocorre angulo reto entre o eixo
longitudinal do obstaculo transposto e o eixo longitudinal da
ponte, esta esconsidade pode ser & direita ou & esquerda. E

importante considerar também a largura da ponte.

Assim podemos definir as caracteristicas geométricas de nossa ponte, a
esconsidade é igual a 0°, ou seja, ela faz um angulo reto com o eixo longitudinal do Rio
Ururai, a ponte possui 30 metros de comprimento divididos em dois tramos de 15
metros cada um, o vao tedrico é tomado como 14,5 metros, a altura média da
construcéo, altura da viga mais tabuleiro, como sendo igual a 1,5 metros. A altura livre
embaixo da ponte é regida por norma e tém o valor minimo de 1 metro. Todas as
medidas e detalhes para o bom entendimento do assunto podem ser conferidos nas

plantas em anexo.

2.5 Elementos Agressivos

Certas informacGes sobre as caracteristicas do local de implantacdo de uma
ponte podem ser de grande importancia para o projeto, devido a possibilidade de
elementos agressivos no ambiente, como por exemplo, a agressividade da agua,

referida ao pH ou ao teor de substancias agressivas aos materiais de construcéo, ou
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ainda de materiais de acdo destrutiva sobre o concreto ou a existéncia de gases
toxicos em cavas de fundacdo nos terrenos pantanosos. A NBR 6118 trata deste
assunto no item 6.4 da seguinte forma “A agressividade do meio ambiente esta
relacionada as acdes fisicas e quimicas que atuam sobre as estruturas de concreto,
independentemente das acfes mecanicas, das variacbes volumétricas de origem
térmica, da retracdo hidraulica e outras previstas no dimensionamento das estruturas”
(NBR 6118/2014, pg. 16). Estas informag¢Bes podem influenciar até mesmo no
processo construtivo, como no caso de haver no leito do rio moluscos capazes de
perfurar as madeiras de escoramento, assim acarretando em novas taticas de
escoramento. O presente projeto ndo aborda a existéncia de elementos agressivos, ja
gue ndo h4 um estudo acerca da existéncia destes.

Porém, devemos caracterizar o ambiente tomando como base a tabela 6.1 da
NBR 6118/2014 na pagina 17 que trata de caracterizar a classe de agressividade do
ambiente, e como neste projeto o local de implantacdo da ponte € em meio rural,
tiramos a seguintes caracteristicas, classe de agressividade ambiental |, agressividade

fraca e risco de deterioragao da estrutura Insignificante.

Tabela 2.1 - Agressividade do ambiente

Classificacéo geral do
Classe de tipo de Risco de
Agressividade Agressividade Ambiente para efeito de deterioragéo da
Ambiental projeto estrutura
I FRACA Rural Insignificante
Submersa
Il MODERADA Urbana®® Pequeno
1 FORTE Marinha® Grande
Industrial*®
\Y MUITO FORTE Industrial®® Elevado
Respingos de maré

a - Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda
(uma classe acima) para ambientes internos secos (salas, dormitorios, banheiros,
cozinhas e areas de servigo de apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou
ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura).
b - Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima)
em obras em regides de clima seco, com umidade média relativa do ar menor ou
partes da estrutura protegidas de chuva em ambientes
predominantemente secos ou regides onde raramente chove.

igual

c - Ambientes quimicamente agressivos,

a 65 %,

tanques

industriais,

galvanoplastia,

branqueamento em industrias de celulose e papel, armazéns de fertilizantes,

industrias quimicas.
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Apés a caracterizacdo da agressividade do ambiente, devemos eleger o
cobrimento da estrutura, fator este que é extremamente fundamental para a sua
durabilidade, pois visa proteger a armadura e o concreto interior de tais agentes
agressivos. Novamente se recorre a NBR 6118/2014 que possui uma tabela que trata
do assunto, tabela 7.2 pagina 20, entrando com os dados, tipo de estrutura em
concreto armado e classe de agressividade | tiramos os cobrimentos nominais em
milimetros que a estrutura deve possuir, Laje 20 mm, Viga/Pilar 25 mm e elementos
estruturais em contato com o solo 30 mm, a NBR faz uma ressalva neste ultimo e diz
gue no trecho dos pilares junto aos elementos de fundagdo que estejam em contato
com o solo, o cobrimento nominal minimo da armadura deve ser = 45 mm. Os
cobrimentos adotamos neste projeto serdo os recomendados, com excecdo da laje que
de acordo com a ressalva feita pela norma &s que possuem revestimento superior

pode-se adotar 15 mm.

Tabela 2.2 - Cobrimento nominal

Classe de agressividade ambiental
Tipo de | Componente | | I | 1l | Ive
estrutura ou Cobrimento nominal mm
elemento.
Laje” 20 25 35 45
Viga/pilar 25 30 40 50
Concreto Elementos
armado Estruturais
em contato 30 40 50
com o solo®
Laje 25 30 40 50
Concreto
protendido® |  Viga/pilar 30 35 45 55

a - Cobrimento nominal da bainha ou dos fios, cabos e cordoalhas. O cobrimento da
armadura passiva deve respeitar os cobrimentos para concreto armado.

b - Para a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de
contrapiso, com revestimentos finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa
de revestimento e acabamento, como pisos de elevado desempenho, pisos
ceramicos, pisos asfalticos e outros, as exigéncias desta Tabela podem ser
substituidas pelas de 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal = 15 mm.

¢ - Nas superficies expostas a ambientes agressivos, como reservatorios, estacoes
de tratamento de agua e esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras
obras em ambientes quimica e intensamente agressivos, devem ser atendidos os
cobrimentos da classe de agressividade IV.

d - No trecho dos pilares em contato com o solo junto aos elementos de fundacéao,
armadura deve ter cobrimento nominal =45 mm.

24



2.6 Caracteristicas dos Materiais Utilizados

Segundo a NBR 6118/2014 e NBR 7187/2003 as caracteristicas dos materiais

utilizados devem atender com plenitude as solicitacdes que lhes serdo impostas. No

gue tange uma ponte em concreto armado os materiais utilizados sao:

2.6.1 Concreto

Peso especifico = 24 kN/m?®

Peso especifico = 25 kN/m* (Concreto Armado)
Concreto Classe C35, fck = 35 Mpa
Coeficiente de Poisson = 0.2

Coeficiente de dilatacdo térmica = 10°/°C

A norma atualmente prevé o uso do modulo de deformacéo secante do concreto

(Ecs), que possui a seguinte relagdo com o modulo de deformacéo inicial do concreto

(Eci).

Ecs = ai.Eci
Eci = aE.5600. fck'/?, para concretos com fck de 20 MPa a 50 MPa;
aE = 1,0 para agregado granito e gnaisse
ai = 0,84 0,2.fck/80 = 0,86;comai < 1
ai = 0,89

Ecs = 0,89.1.5600.351/2 = 29486 MPa
Tomamos, Ecs = 2,9.107 kN / m2

2.6.2 Aco

Tipologia: CA-50

Fyk = 500 MPa

Peso especifico = 78,5 kN/m®

Médulo de elasticidade = 2,1.10% kN/m?
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Coeficiente de dilatacéo térmica = 10°°/°C, para intervalos de temperatura entre
—20°C e 150°C.

2.6.3 Solo

Peso especifico = 18 kN/m?®
Peso especifico solo compactado = 19,5 kN/m?

Angulo de atrito interno = 30°

2.6.4 Pavimentacao

Tipologia: asfaltica

Peso especifico = 26 kN/m3, j& atendendo a um possivel recapeamento.

2.7 Softwares Utilizados

Para a concepcao deste projeto, foi feito uso dos softwares Autocad, para o0s
diversos desenhos técnicos, Excell, para confec¢cdo de planilhas e automatizacédo de
alguns calculos, Ftool, para a analise estrutural da ponte, e Google Earth, para

obtencao da topografia e localizac&o da ponte.

2.8 Calculo das Acdes

Antes de iniciar o célculo das acdes é de suma importancia o esclarecimento de
alguns conceitos, de acordo com a NBR-8681/2003:

e Estados limites de uma estrutura: Estados a partir dos quais a
estrutura apresenta desempenho inadequado as finalidades da
construcao.

e Estados limites ultimos, ELU: Estados que, pela sua simples
ocorréncia, determinam a paralisacdo, no todo ou em parte, do

uso da construcao.
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e Estados limites de servigo, ELS: Estados que, por sua ocorréncia,
repeticdo ou duragdo, causam efeitos estruturais que nao
respeitam as condi¢cdes especificadas para o uso normal da
construcdo, ou que sao indicios de comprometimento da
durabilidade da estrutura.

e Acdes: Causas que provocam esforcos ou deformacbes nas
estruturas. Do ponto de vista pratico, as forcas e as deformacdes
impostas pelas acdes sdo consideradas como se fossem as
proprias acgbes. As deformacgBes impostas sdo por vezes
designadas por acdes indiretas e as forcas, por acdes diretas.

e Acdes permanentes: A¢Bes que ocorrem com valores constantes
ou de pequena variagdo em torno de sua média, durante
praticamente toda a vida da construcdo. A variabilidade das acdes
permanentes € medida num conjunto de constru¢des analogas.

e Acdes variaveis: A¢cdes que ocorrem com valores que apresentam
variacfes significativas em torno de sua média, durante a vida da
construgao.

o Acbes excepcionais: Acbes excepcionais sdo as que tém duracao
extremamente curta e muito baixa probabilidade de ocorréncia
durante a vida da constru¢do, mas que devem ser consideradas
nos projetos de determinadas estruturas.

e Cargas acidentais: Cargas acidentais sdo as acfes variaveis que
atuam nas construcbes em funcdo de seu uso (pessoas,

mobiliario, veiculos, materiais diversos etc.)

A fim de garantir a seguranca em relacdo aos possiveis estados limites, Ultimo
ou de servico, em cada tipo de carregamento considera-se todas as combinac¢des de
acOes que podem impor os efeitos mais desfavoraveis nas secdes criticas da estrutura,
no ELU se considera as combinagfes ultimas e no ELS as combinagdes de servigo.

Neste trabalho sera feito uso apenas das combinacgdes ultimas, ja que todo o
dimensionamento sera feito a luz do ELU, ndo havendo verificacbes para o ELS. Neste

caso a equacao que fornece tais combinacdes € a seguinte:
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Fd = Vgng + Venggk + Vq (Fqlk + 2 lpOqujk) + yeqlpo‘stqk

onde temos:

F,; € o valor de célculo das acfes para combinacédo ultima;

Fy, s@o as acgOes permanentes diretas;

F,, séo as acg0es indiretas permanentes como a retracéo F,, € variaveis como a
temperatura Fegy;

F, sdo agbes variaveis diretas das quais F,;, € escolhida como principal;

Yg: Yeg» Yq» Yeq S0 0S coeficientes de ponderagdo de combinagao das agdes;

Vo), Yoe S0 coeficientes de ponderagdes das agoes.

Esta equacao relaciona varias acdes porém como adiante, s6 teremos acfes
permanentes e variaveis oriundas da carga mével sobre o tabuleiro, assim a equacéo

fica reduzida a:

Fy :ygng +Vquk

A segunda parcela se refere a carga moével, porém de acordo com a Norma
devemos multiplica-la pelo coeficiente de impacto além do coeficiente de majoracao

para cargas variaveis.

2.8.1 Coeficiente de Impacto

Quando tratamos de pontes, temos que ter em mente que as cargas moveis
reais sdo aplicadas bruscamente, diferente da suposicdo que é feita no estudo das
estruturas onde as cargas sao aplicadas de maneira que sua intensidade cresca
gradualmente desde zero até o valor total, ainda, ndo podemos considerar as cargas
moveis como estaticas pois ndo € a realidade, em virtude das oscila¢cdes provocadas
pelos veiculos.

A andlise destas oscilacbes deve ser feita pela teoria da Dinamica das
Estruturas, e resulta muito trabalhosa, entdo, criou-se o coeficiente de impacto que
altera o efeito dindmico das cargas moveis de maneira global, dando a elas um

acrescimo e considerando-as como se fossem aplicadas estaticamente.
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Segunda a NBR-7188/2013 o coeficiente de impacto € dado pela seguinte

equacao:

@' = CIV X CNF x CIA

onde:
CIV é o coeficiente de impacto vertical;
CNF é o coeficiente de nUmero de faixas;

CIA é o coeficiente de impacto adicional.

O coeficiente de impacto vertical, amplifica a acdo da carga estatica, ele simula
o efeito dindmico da carga em movimento e a suspensdo dos veiculos automotores.
Uma ressalva é que ele ndo simula e/ou elimina a necessidade de anélise dindmica
nas estruturas sensiveis e/ou de baixa rigidez, em especial estruturas de aco e

estruturas estaiadas.

CIv =1 1,06( )
+ L+50

O L na férmula corresponde ao véao teérico de um tramo do elemento carregado,

nosso caso L € igual a 14,5 metros.

20
CIV =1+ 1,06 (—14’5 n 50)

ClvV =1,33

O coeficiente do numero de faixas relaciona a chance de a carga mével ocorrer

em funcdo do numero de faixas. Este coeficiente é obtido por:
CNF =1-0,05(n—2)>0,9
O n é o numero inteiro de faixas de trafego.

CNF=1-0,05(4—-2)>09
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CNF =09

Porém, a norma cita que este coeficiente ndo € aplicavel ao calculo de
elementos transversais ao eixo da ponte, ou seja, ndo se aplica a lajes nem
transversinas. Assim, no dimensionamento destes o CNF = 1.

O coeficiente de impacto adicional majora a carga movel devido a imperfeicdes

da pista de rolamento ou descontinuidade da mesma.

CIA = 1,25 para obras em concreto ou mistas;

CIA = 1,15 para obras em ago.

Adotamos 1,25 tendo em vista que a ponte € em concreto armado.
Logo o coeficiente de impacto a ser adotado no dimensionamento das
longarinas é:
¢ =132x%0.9x%x1,25=1,49

No dimensionamento das lajes e transversinas CNF = 1, entao:

' =132x1x1,25=1,65

2.8.2 Combinacéo 1

Nas secbes em que ndo ocorre inversdo de momentos, temos para as
envoltérias maximas e minimas a equacao seguinte, lembrando da existéncia apenas
de cargas variaveis e permanentes, nao considerando cargas acidentais e nem
indiretas, e ja considerando o coeficiente de impacto:

Fg =YgFgr + vYq® Fax
Yg = L4, v4 = 1,4, ¢’ = 1,49 (longarinas), ¢' = 1,65 (transversinas e lajes)
Fg = 1,4F + 1,4.1,49. F
Fg = 1,4Fy + 2,09.Fy

Fd = 1.4ng + 1'4165Fqk
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Fy = 1.4F, + 2,31.F

2.8.3 Combinacéo 2

Ha também a necessidade de considerar 0os casos em que a carga permanente

venha a reduzir o0s momentos negativos, principalmente em regiées proximas apoios:

Fg =vgFgi + vq0 Fyk
Yg =1 vq4 = 14, @' = 1,49 (longarinas), ¢’ = 1,65 (transversinas e lajes)
Fy = Fy + 1,4.1,49.F,
Fy = Fy +2,09. Fy,

Fd = ng + 1:4‘165Fqk
Fd = ng + 2131-Fqk
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CAPITULO 3 — SUPERESTRUTURA

3.1 -Longarinas

A superestrutura da ponte como ja mencionado € composta pelo tabuleiro, vigas
longitudinais principais, mais conhecidas como longarinas e vigas secundarias,
conhecidas por transversinas. A fungcdo da longarina é receber o carregamento do
tabuleiro e das transversinas para distribui-los a infraestrutura da ponte, ou seja, para
os pilares que por sua vez distribuem para a fundacéo.

Os principais esfor¢os que atuam na longarina € o esforco de flexdo e o esforco
de cisalhamento oriundos dos momentos fletores e forgas cortantes gerados pela
solicitacdo de carregamento. Neste item, iremos dimensionar a longarina tanto para
flexdo como para o cisalhamento, com relacdo a fadiga iremos verifica-la para a

armadura tracionada.

3.1.1 Determinacao do Carregamento
3.1.1.1 Cargas Permanentes

Como ja mencionado a carga permanente é aquela que atua durante toda a vida
da estrutura, no caso da longarina ela € formada pelo peso proprio da laje, transversina
e dela mesma. O peso proprio do conjunto laje/longarina € considerado como uma

carga distribuida ja o0 peso proprio da transversina como uma carga concentrada.
Cargas Distribuidas
Para a determinacdo do carregamento oriundo do conjunto laje/longarina é
comum a divisdo da secao transversal em figuras geométricas de areas conhecidas,

como retangulos ou trapézios, sendo computada a area total e esta € multiplicada pelo

peso proprio dos elementos, depois divide-se o resultado igualmente entre as
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longarinas. A figura a seguir mostra a secao transversal da superestrutura da ponte

dividida em areas para efeitos de exemplo.

) |
L L LU I S |

Figura 3.1 - Divisdo por areas da sec¢éo transversal

Essa metodologia é mais precisa quando se tem 2 longarinas, onde cada uma
suportara exatamente a metade da carga total, no presente projeto temos 7 longarinas
e 0 emprego desta metodologia nos levaria a um erro, uma variagéo da realidade, logo
devemos adotar outra metodologia mais realista a fim de determinar a longarina mais
solicitada. ApOs algumas tentativas, verificou-se que a longarina central € a mais
solicitada, submetida ao maior carregamento permanente, jA era esperado este
resultado pois a viga central possui um maior revestimento asfaltico e também sobre
ela temos a barreira de concreto que divide as pistas, um elemento de concreto

macico, a figura abaixo mostra a parcela de carregamento suportado por ela.

Figura 3.2 - Longarina central

Nas tabelas a seguir, mostramos a determinacdo do carregamento para a viga
central e também, para efeitos de comparacdo, o carregamento somando-se tudo e
dividindo igualmente para cada longarina. Observa-se que o calculo de cada area foi

feito de forma automatico, utilizando a ferramenta “area” no software AutoCad.
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Tabela 3.1 — Determinacao da carga permanente sobre a longarina

Cargas distribuidas

Area Elementos | Peso especifico | Carga (KN/m)
(KN/m?)
Guarda Corpo | Al - 2 - 1.92
Guarda Roda | A2 | 0.2321 2 25 11.605
Passeio
Pedestre A3 | 0.11 2 24 5.28
Laje Ad | 3.64 1 25 91
Viga A5 | 0.48 7 25 84
Barreira A6 | 0.3753 1 25 9.3825
Rev. Asfaltico | A7 | 1.02 2 26 53.04
Total 256.2275
P/ cada viga 36.60392857
Carga na viga Central
Area | Elementos Peso especifico Carga (kN/m)
(KN/m?)
Viga + Laje + | - 1.37 1 25
Barreira 34.25
Rev. Asfaltico | - 0.21 2 26 10.92
Total P/ Viga central
45.17

Podemos ver que o carregamento difere em quase 9 kN/m, uma variacao grande

demais para ser desconsiderada. Logo tomamos o0 carregamento permanente

distribuido como sendo 45,17 kN/m.

Cargas Concentradas

A carga concentrada atuante na longarina € proveniente da transversina e, como
mencionado anteriormente, a transversina € desligada da laje, ou seja, ela apenas
transfere a longarina o0 seu peso proprio. Neste projeto, a transversina tem um vao
tedrico de 2,6 metros, ou seja, cada longarina suporta a metade de cada transversina,

porém, suporta a metade em cada lado, portanto, suporta uma transversina inteira. A

tabela abaixo evidencia o calculo.
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Tabela 3.2 — Determinacao da carga concentrada da longarina

CARGAS CONCENTRADAS
Peso especifico Carga
Transversina Area Largura Colaborante Elementos (KN/m3) (kN)
0.17 2.6 1 25 11.05

Logo toma-se o carregamento concentrado como sendo 11,1 kN. A seguir

apresentamos o esquema de carregamento permanente na longarina central.

< 5 5 = < £ <

S| 4517km S| 4B17KUm S| 4817KVm S| 4517KUm S| 4517 WUm S| 4517 kum S|

Hl llHlHliLll llllJlLi llHllLUlﬂllJllUll LU el LT lli

T \F—ﬂrazm—, 483 m —:'-\-"— 484 m _j
- 1450 m :

Figura 3.3 — Esquema da longarina com carregamento permanente

3.1.1.2 Cargas Moveis

As cargas moéveis oriundas do trafego de veiculos sobre a ponte podem ocupar
gualquer posicdo sobre o tabuleiro. Logo, para se determinar a maxima solicitacao
possivel nas longarinas, devemos buscar a posicdo mais desfavoravel dessa carga.
Porém esse procedimento é de extremo labor e inviavel sem o auxilio de software.
Com isso, utiliza-se do conceito de trem-tipo, o qual simplifica o carregamento sobre as
longarinas e torna o processo de calculo dos esforcos menos trabalhoso.

Trem-tipo de uma longarina é a parcela de carga produzida na mesma pelas
cargas moveis de calculo, colocadas na largura do tabuleiro, posicionada da forma
mais desfavoravel possivel. Nessas condi¢des, o trem-tipo € o carregamento de calculo
de uma longarina levando-se em consideracdo a geometria da secéo transversal da
ponte, como por exemplo, o nimero e espacamento das longarinas e a posicéo da laje
do tabuleiro.

Geralmente, empregam-se as linhas de influéncia, diagramas que permitem
definir as posi¢cbes mais desfavoraveis do trem-tipo, para calcular as respectivas

solicitacdes. Logo, viga é dividida em sec¢fes de célculo e assim tomam-se o0s valores
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extremos das solicitacdes em cada secao, dessa forma se pode tracar as envoltorias
de solicitacbes da carga movel. Como os valores das envoltorias sdo determinados
para as situacdes mais desfavordveis das cargas, quaisquer outras posicdes do
carregamento produzirdo solicitagdes menores. Assim, ao dimensionarmos para 0S
valores das envoltérias, sua seguranca fica garantida para qualquer posicdo da carga
movel.

A ponte deste projeto integra uma rodovia de Classe IA e a NBR 7188/2013 que
trata das cargas moveis em estruturas determina uma nova classificagdo nas vias de
acordo com o trem tipo adotado, neste caso a via em questdo é da Classe 45, assim, 0
trem-tipo € um TB-450, sendo definido pela NBR 7188/2013 por “um veiculo tipo de
450 kN, com seis rodas, P=75 kN, trés eixos de carga afastados entre siem 1,5 m, com
area de ocupacdo de 18,0 m?, circundada por uma carga uniformemente distribuida
constante p = 5 kN/m?’, para os passeios a NBR 7188/2013 recomenda adotar carga

uniformemente distribuida constante p’ = 3 kN/m?.

Figura 3.4 — Trem-tipo TB-45
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p'= 3 kN/m? p = 5 kN/m’ p = 5 kN/m? p' = 3 kN/m?
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Figura 3.5 - Trem-tipo TB-45 em pista dupla.
Para resumir descrevemos as caracteristicas do trem-tipo a seguir:

p =5 kN/m? (em toda a pista);

p' = 3 kN/m? (nos passeios);

NuUmero de eixos: 3;

Peso de cada roda (dianteira, intermediaria e traseira): 75 kN;;
Distancia entre os eixos: 1,5 m;

Distancia entre os centros de cada roda na lateral: 2,0 m.

Deve-se buscar a posi¢do do trem-tipo mais desfavoravel possivel, que gere as
maiores solicitacdes, neste projeto trata-se de uma ponte em pista dupla e a longarina
mais solicitada pelas cargas permanentes é a central, fica plausivel admitir que as
maiores solicitagdes ocorrerdo com o trem tipo proximo a area central, ou seja, proximo
a barreira. Nao se sabe se as maiores solicitacdes ocorrerdo para apenas um trem-tipo
em uma pista, ou para dois trem-tipos simultdneos em ambas as pistas e para tratar

deste assunto, simulam-se ambos os carregamentos.
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Primeiro caso com apenas um trem-tipo:

E g
00 W 5000 B8n S0 m | {‘!1 #r S00 im 500 kM £ i 1000 e
yeosees LNRRIRRRRNNRRRRERRNRRRRERIRRINNNNG; T T T T T o
.-'-". _-'J"-_ ‘ .-'.."-\. A .-""" I A b
(e L FiaY L L L Fas
1,3 2 6m
Figura 3.6 - Esquema com 1 trem-tipo
Esta configuracdo gera as seguintes reacoes e momentos fletores:
158
87
25 14 i 25
s e N
11

212

Figura 3.7 - Reacdes e momento fletor com 1 trem-tipo

Obtemos uma maior solicitacdo na longarina a esquerda do centro com um valor
de 99,2 kN, o momento fletor seria algo gerado por metro de laje e tem apenas efeito
comparativo, ja que esse calculo é feito posteriormente na secéo lajes e em nada influi

na determinagéo da carga movel.

Segundo caso com dois trens-tipos

Z Z Z Z
5.00 W/ 500 KN/m E| E 1 r% ?j| 500 kN/m 5.00 KNAn
L RRA RN RN RRNTARRAARANE TN STTTLL LT L LT IO TTIT T LTI T e
5 4 A A A A A

Figura 3.8 - Esquema com 2 trens-tipos

Esta configuracao gera as seguintes reacbes e momentos fletores:
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Figura 3.9 - Reac¢des e momento fletor com 2 trens-tipos

Analisando as duas configuracdes, fica claro que a pior situagdo € quando dois
trens-tipos trafegam simultaneamente na ponte, gerando uma reacdo e momento fletor
muito maior na longarina do centro, quase 140 kN enquanto que com 1 trem-tipo temos
uma maior solicitacdo na viga a esquerda do centro igual a 99,2 kN. Assim, adotamos
esta ultima configuracdo, com dois trens-tipos.

Com isso podemos analisar a secdo da ponte na auséncia do trem-tipo, ou seja,

submetida apenasapep’.

Figura 3.10 - Esquema de carregamento p e p’

Esta configuragcéo gera as seguintes reacées e momentos fletores apresentados
na figura 3.11.

23

\\ \ / / /W\ /\\ /q\
NVE AV SNZE VS ANV VA o

Figura 3.11 — Reacdes e monento fletor com p e p’

9

10.3 W?‘y\:
13,2 W E
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A reacdo na longarina do centro € igual a 130 kN e com isso ja podemos gerar
nosso trem tipo. O software FTOOL possui uma ferramenta para isso, a LOAD TRAIN
e, entrando com o coeficiente de impacto ja calculado, os dados obtidos na

configuracdo com dois trens-tipos e com o da configuragéo de apenas p e p’, obtemos:

300 K/ 1300 i/

R RRRRRRRRRRRRR RN ARR N800 NMMRMRRECL Y VS 1 11 A AARRRRRRR AR ARA RS

i oz %
N
‘.

lsoom 1500 m 1500 m 1500 m |

&y L

1=

14500 m 14500 m

Figura 3.12 — Trem-tipo sobre a viga central

Como foi mencionado, o trem-tipo percorre o tabuleiro, gerando diferentes
esforcos em cada secdo, devido a esta condicdo devemos recorrer a construcdo de
envoltorias de esforgos.

Para a construcdo da envoltéria de momentos fletores e esforcos cortantes,
temos que dividir a viga em secfes, a Norma atual prevé um minimo de 10 secdes para
uma ponte com vao até 40 metros, porém neste trabalho adotamos 12 sec¢des, a fim de

obter maior clareza nos resultados.
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Diagrama das cargas permanentes ndo majoradas
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Figura 3.13 - Diagramas das cargas permanentes ndo majoradas

N&o ha esforco normal, por isso, seu diagrama nao esta representado.
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Diagrama das cargas moveis ndo majoradas
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Figura 3.14 - Diagrama das cargas moveis ndo majoradas

N&o ha esforco normal na se¢do, portanto ndo representamos seu Diagrama.
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3.1.1.3 Envoltérias de Momento Fletor e Esfor¢o Cortante

Como ja mencionamos a longarina foi dividida em 12 secdes e possuimos 0s
valores de cortante e momento fletor em cada uma delas, tanto para a carga
permanente como para a movel, jA podemos construir as envoltérias. Para tanto foi
utiizado o software EXCELL onde podemos automatizar os calculos através de
formulas pré-inseridas em células da tabela.

As tabelas 3.3 e 3.4 mostram os valores da envoltéria de esfor¢o cortante devido
as combinacdes vistas anteriormente, o0s valores de maximo e minimo estdo

hachurados.

Tabela 3.3 - Envoltéria de esfor¢o cortante C1

Cortante (kN)
Carga Movel Envoltéria (C1)

Secao Carga Permanente . : L .
¢ g Positiva Negativa Maximo Minimo

1 253 615 -68,1 1637,1 212,14

2 143,9 459,3 -78,2 1159,6 38,335
3e 34,8 319,3 -199,2 714,78 -366,8
3d 23,8 319,3 -199,2 699,38 -382,2
4 -85,3 198,4 -331,7 294,44 -811,3
s5e -194 .4 99,8 -463,1 -63,98 -1238
5d -205,5 99,8 -463,1 -79,52 -1254

6 -314,8 25 -588,3 -388,2 -1668
7e -424,1 0 -701,5 -593,7 -2057
7d 424,1 702 0 2057,1 593,74

8 315 588 -25,2 1668,2 388,43
9e 205,9 463 -99,8 1254,3 80,077
9d 194,9 463 -99,8 1238,9 64,677
10 85,8 332 -198,4 812,05 -293,7
1lle -23,3 199 -319,3 382,91 -698,7
11d -34,3 199 -319,3 367,51 -714,1
12 -143,7 78 -459,3 -38,05 -1159
13 -253 68 -615 -212,1  -1637
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Tabela 3.4 - Envoltdria de esfor¢co cortante C2

Cortante (kN)
Carga Mével Envoltéria (C2)

Secao Carga Permanente . : .. .
¢ g Positiva Negativa Maximo Minimo

1 253 615 -68,1 1535,9 110,94
2 143,9 459,3 -78,2 1102 -19,23
3e 34,8 3193 -199,2 700,86 -380,7
3d 23,8 319,3 -199,2 689,86 -391,7
4 -85,3 1984 -331,7 32856 -777,2
s5e -194,4 99,8 -463,1 13,783 -1160
5d -205,5 99,8 -463,1 2,6828 -1172
6 -314,8 25 -588,3 -262,2 -1542
7e -424,1 0 -701,5 -4241 -1887
7d 424,1 702 0 1887,4 4241
8 315 588 -25,2  1542,2 262,43
9e 205,9 463 -99,8 11719 -2,283
9d 194,9 463 -99,8 1160,9 -13,28
10 85,8 332 -198,4 777,73 -328,1
lle -23,3 199 -319,3 392,23 -689,4
11d -34,3 199 -319,3 381,23 -700,4
12 -143,7 78 -459,3 19,425 -1102
13 -253 68 -615 -110,9 -1536

As tabelas 3.5 e 3.6 mostram os valores da envoltéria de momento fletor devido
as combinacdes vistas anteriormente, os valores de maximo e minimo estédo

hachurados.
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Tabela 3.5 - Envoltoria de momento fletor C1

Momento Fletor (kN.m)

Carga Permanente

0
479,2
695
621,3
2829
-346,5
-1240,5
-348,1
281
621
695,3
479,9
0

0
1128,1
1669,2
1731,9
1306,1

525,6
0
525,6
1306,1
17319
1669,2
1128,1
0

Carga Mével

Tabela 3.6 - Envoltoria de momento fletor C2

0
479,2
695
620,7
2829
-346,5
-1240,5
-348,1
281
619,9
695,3
479,9
0

Momento Fletor (KN.m)

0
1128,1
1669,2
1731,9
1306,1

525,6
0
525,6
1306,1
1731,9
1669,2
1128,1
0
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Carga Movel

Envoltéria (C1)
Positiva Negativa Maximo Minimo
0 0 0
-164,7 3024,1 327,32
-329,3 4455 286,08
-494 44826 -160,7
-658,6 3120,6 -977,8
-832 611,3 -2221
-12425 -1737 -4329
-832 609,06 -2223
-658,6 31179 -980,4
-494 44821 -161,1
-329,3 44554 286,5
-164,7 3025,1 328,3
0 0 0
Envoltdria (C2)
Positiva Negativa Maximo Minimo
0 0 0
-164,7 2832,42 135,64
-329,3 4176,95 8,0802
-494  4233,44 -409,8
-658,6 3007,42 -1091
-832 749,902 -2082
-12425 -1240,5 -3832
-832 748,302 -2084
-658,6 3005,52 -1093
-494 423264 -410,6
-329,3 4177,25 8,3802
-164,7 2833,12 136,34
0 0 0



3.1.2 Dimensionamento da Longarina a Flexao
3.1.2.1 Viga Secédo T

A secdo T possui a forma geométrica de um T, onde € composta pela nervura,
ou alma, e pela mesa, que pode estar parcial ou totalmente comprimida. A
conformacdo de tais vigas pode ser pelo processo de pré-moldagem, quando séo
fabricadas em uma local fora da obra e ja com o formato real de T, ou moldadas no
local, no caso de vigas retangulares que, com o trabalho conjunto com as lajes
vizinhas, originam uma secéo ficticia em forma de T. Est4 Ultima ocorre porque as
tensdes normais de compressao, oriundas da flexdo, acabam por solicitar também as
proximidades das lajes apoiadas sobre as vigas e assim a area de concreto da laje que
esta sendo solicitada contribui no momento resistente da viga. Um ponto importante é
que esta contribuicdo sé serd real caso a laje esteja realmente comprimida, ou seja,
gue ela se situe no lado da viga, inferior ou superior, submetido as tensdes normais de
compressédo. Caso a laje esteja na parte tracionada da viga ela ndo sera submetida a
tensdo de compressdo e ndo podera ser considerada como colaborante no momento
resistente da secdo, com base em tais conceitos, a Figura 3.15 mostra um exemplo de
uma viga continua que sustenta uma laje e que de acordo com o lado comprimido
consideramos a laje colaborante ou nado, e assim, formando secdo T ou secéo

retangular.

TT TT TT
| IN| |

A Mmax -

Mmax. + . ﬁ ﬁ& Mmax. + @
|
SEGAO T SEGAO RETANG. SEGAOT
SEGAD RETANG SEGCAOT SEGAD RETANG. IE

Figura 3.15 — Sec¢éo T (Bastos, 2015, pg.45)
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“‘As vantagens de se poder considerar a contribuicdo das lajes para formar
secbes T estdo na possibilidade de vigas com menores alturas, economia de armadura

e de férma, flechas menores, etc.” (Bastos, 2015, pg.46)

Determinacéo da Largura Colaborante

A largura colaborante é a porcéo da laje que atua solidariamente a viga, aquela
gue quando submetida a tensdes de flexdo compressivas ajuda aumentando a area de
concreto comprimida e, assim, o momento resistente da secao. O seu céalculo depende
do tipo vinculo da viga e das caracteristicas geométricas. A NBR-6118 fornece uma

imagem explicativa, figura 3.16, onde:

[ ———— 7
b, \ lc :/b1 b,
c b,
b b
| 2] |

b,<05b, b <01a
b, <b, b,<0,1a

Figura 3.16 — Largura colaborante

Temos que bf € a largura colaborante, bw a largura real da nervura e b2 é a
distancia entre nervuras sucessivas. A distancias b1 e b3 estdo em funcdo do
comprimento “a” e no caso de b3 em funcdo também de b4 que é a distancia entre o
extremo da laje em balanco e a nervura da secdo e b1 em funcdo de b2. A

determinacao da disténcia “a” pode gerar duvidas, segundo a NBR-6118/2014 pg.87.
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‘A distdncia a pode ser estimada, em funcdo do comprimento | do tramo
considerado, como se apresenta a seguir:

— viga simplesmente apoiada: a = 1,00 I,

— tramo com momento em uma s6 extremidade: a = 0,75 |;

— tramo com momentos nas duas extremidades: a = 0,60 |,

— tramo em balanc¢o: a = 2,00 I.

Alternativamente, o computo da distancia a pode ser feito ou verificado mediante
exame dos diagramas de momentos fletores na estrutura.”

A imagem seguir exemplifica a relagéo entre “a
|
-3 - 1 »Q,

f f | I

=/
I a=07s ¢

|
a=06f Mmmm::m-az

Figura 3.17 — Determinagdo de “a” (Bastos, 2015, pg.51).

e o diagrama de momento fletor.

an
s
AN

Adotamos a = 0,75 [, tramo com momento em uma sé extremidade, jA que
nossa ponte é composta por dois tramos e ao dividir temos essa configuracdo, no caso
de secdes T que possuam misulas as dimensfes sdo tomadas a partir da extremidade
da misula e bw passa a ser ba, que é a soma de bw com 0s catetos horizontais de

cada misula.

Caracteristicas da secao de projeto
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1,5

2,3

Figura 3.18 - Caracteristicas da se¢éo de projeto

0,1a

bl< {0,5b2 b3 {7,

Da figura tiramos b2 = 2,10 m e b4 = 1,05m, nos falta apenas o valor de “a”
como a ponte € dividida em dois tramos de 14,5 metros, “a”

= 0,75x 14,5 = 10,87 m.

blS{O,laz 1,08 m

0,1a = 1,08 m
0,5b2 = 1,05 m b3 {

b4 =1,05m

A largura efetiva da mesa, bf, € dada pela soma de b1, b3 e ba, anteriormente
mencionamos que ba = bw +2.0,1 = 0,5m.

bf = bl + b2 + b3

bf = 2,6 metros.

3.1.2.2 Armadura de flexdo para 0 momento positivo

Dados de projeto

fck = 35mpa fcd = 25000 kN/m2
fyk = 500 mpa fyd = 434782,61 kN /m?2
Msd = 4482,56 kn.m l =145m
h=15m bf = 2,6m
hf = 0,2m bw = 0,3m
d =143m

d = 007m

Determinacéo da posicdo da linha neutra
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Antes de iniciarmos o calculo da LN, geralmente denotada pela letra x, devemos
adotar um “d”, distancia entre a fibra mais comprimida até o CG da armadura
tracionada, para um pontapé inicial adotaremos d = 1,43 m, isso nos da um d’,

diferenca entre a altura total da secdo menos a distancia d, igual a 0.07m.

12 Hipotese: A secao trabalha como retangular, a LN estd na mesa e podemos

dimensionar como secgéo retangular;

=125d (1 1 Ma
x —_— , — —

4482,56
0,425 x 2,6 x (1,43)2 x 25000

x=125x%x143 1—\/1

x=0,07m

Verificando a condi¢cédo de que a linha neutra esteja na mesa, ou seja, na

posicdo 0,8x < hy, compara-se:
0,8x = 0,8 x 0,07 = 0,056 m < hy

Portanto, a linha neutra estd ha mesa e a viga sera dimensionada como uma
secgao retangular.

Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacdo x < x;,, logo:
x =0,07m < x3, = 0,628d = 0,898 m

Além desta verificacdo a norma ainda prevé a obediéncia da relacdo x < 0,45d,
gue também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.

A viga ndo estad no dominio 4 e ndo necessita de armadura dupla, a ruptura sera
ductil e a armadura econdémica. Calcula-se, entdo, a armadura A, necessaria para esta

solicitacdo, segundo a equagao como segue:
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A, = Ma
S Fyq (d—0,4%)

4 4482,56
S~ 434782,61 (1,43 — 0,4 X 0,07)

A = 0,00735 m? = 73,5 cm?

Porém, a norma prevé uma armadura minima. Logo:
As,min = Pmin Ac

onde:

Pmin = 0,164% ;

A, =b,h =03x15= 0,45 m?;

Portanto: Ag min = 7,38 cm?®.

Sendo A; > Ag n, Utiliza-se o valor de A; = 73,5 cm? para célculo do nimero de
barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 25 mm. Este possui

uma area de secéo transversal de A, = 4,91 cm?. O nimero de barras é dado por:

A 73,5
Nparras = ﬁ = m = 14,96 barras

Adotamos 15 barras de 25mm, As = 73,65 cm2.

3.1.2.3 Verificacdo da armadura em relacao a fadiga

A fadiga nas armaduras de aco de pontes de concreto armado é um fendbmeno
associado a acdes dinamicas repetitivas, que podem causar perda progressiva de
resisténcia do material. No concreto ha alteracdo é localizada e permanente podendo
gerar e propagar fissuras que se iniciam em pontos de concentracdo de tensdo como,
por exemplo, uma imperfeicdo geométrica ou um furo. O fenémeno sé ocorre quando
h&4 variacdo de tensdo ou deformacdo. A cada ciclo de carregamento, e

consequentemente de tensdes, a fissura tende a se propagar, reduzindo a area util da
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secdo. No caso de pontes este fenbmeno ocorre devido a vibragcdes geradas pela
carga movel.

A verificacdo a fadiga das armaduras de estruturas de concreto € feita de acordo
com a metodologia do tempo de vida ilimitado a fadiga. Deve-se verificar se a
amplitude de flutuac&o de tensé@o nas barras de aco, Acs, € inferior ao valor admissivel.
Caso a amplitude da variacdo de tensdes nas armaduras seja superior ao
admissivel, A fsd, fad, deve-se majorar a area das armaduras por um fator de fadiga ,

a fim de reduzir esta amplitude.

Aos < Afsd, fad

Aos = Gmax,servico—Gmin,servico

Caso Kfad < 1, ndo € necessario majorar a armadura.

Para a verificacéo a fadiga, temos uma nova combinacéo frequente de:

m n
Fysen = Z Fyix + Y1 Fgque + Z Yy X Fyjk
j=1 j=2

O coeficiente 1, possui 0s seguintes valores:

Y; = 0,5 para verificagcdo das vigas;

Y, = 0,7 para verificacao de transversinas;

Y, = 0,8 para verificacdo das lajes do tabuleiro.

Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga no caso de

armadura simples.

1 @ Hipotese 0,8x < hf, verificacdo como sec¢do retangular.
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e — Es do = > Asi. di
~ Ec °= TYasi

. ), Asi
Azaez si 2do
b x=A(-1+ 1+T)

Verificamos a hipétese, caso satisfeita saltamos para o calculo da inércia, caso

nao, devemos recalcular como sec¢éo T.

22 Hipotese 0,8x > hf, verificacdo como secédo T.

(bf — bw). hf ae.(As + A's)
Alsg=——— 7" A= Y- ~ =7
oe bw
As.d + A’s.%f 2do
== =A's.|-14+ |1+~
do As + A's X > A's
onde,
Asi = nA@.

A”s = As calculado.

Agora ja podemos calcular a Inércia no estadio I,

bf.x*  (bf — bw). (x— hf)?

A2
3 3 + ae. As. (d —x)

[ =

Na secéo retangular a segunda parcela se anula, bf = bw, assim as tensées

no concreto e na armadura sao:

_ Mmax _ d—x
Oc¢max = I -X Osmax — ®€.0¢max-

_ Mmin . d — X
O¢cmin = I X Os,min 0€.O¢ min-
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Com isso determinamos a variacdo da tensdo na armadura, para o valor de
A fsd, fad, recorremos a tabela 23.2 — Parametros para as curvas S-N (Woeller) para
os acos dentro do concreto, da norma NBR 6118/2014, para 2x10° ciclos.

Agora, procede-se o céalculo para a armadura da longarina, com ae = 10, apesar
deste ser a relacdo entre 0 modulo de elasticidade do aco e o médulo de elasticidade
do concreto, pode ser adotado igual a 10.

1 2 Hipdtese 0,8x < hf, verificacdo como sec¢éao retangular.

do = 143 cm A = 2,83 cm X = 25,76 cm

0,8.25,76 > 20, verificar para secéo T.

A’s = 460 cm? A= 177,8cm
do = 28,35 cm X = 24,33 cm

I = 11613771,44 cm*

Para a combinacéao frequente de acdes, tém-se os valores:

Mermax = 621,34+ 0,5 X 1,49 X 1731,9, Moy max = 1911,6 kNm
Mger min = 621,34+ 0,5 X 1,49 X (=494),  Mgpy min = 253,3 kNm

Tem-se que a tensdo no concreto € dada por:

Ocmax = 4004,6 kN/mZ; Ocmin = 530,6 kN/Tn2

Para o aco, tem-se as seguintes tensoes:

Osmax = 205413,8 kN /m?, O min = 27216,9 kN /m?

Aog = 05 max — Osmin = 178,19 MPa
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Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para os acos com bitola de 25 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; rqq.min = 175 MPa. Assim temos:

178,19

Kfad = = 1,02

Nosso novo As sera 1,02.73,65 = 75,13 cm? e, com este valor temos:

Ag;  75.13
Nparras = E = m = 15,76 barras

Iremos adotar 16 barras de 25 mm.

3.1.2.4 Armadura de flexdo para momento negativo

Para dimensionar ao momento negativo, também iremos considerar a secéo
como T, pois a viga possui um bf inferior, figura 3.19, assim as mesmas equacgdes

acima representadas também s&o validas para este caso.

bw

p

Figura 3.19 — Largura colaborante bf para 0 momento negativo.

fck = 35 MPa fed = 25000 kN/m2
fyk = 500 MPa fyd = 434782,61 kN /m2
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Msd = 4328,56 kn.m [l =145m

h=15m bf = 0,6 m
hf = 0,2m bw = 0,3m
d = 143m d = 007m

12 Hipotese: A secao trabalha como retangular, a LN estd na mesa e podemos

dimensionar como secao retangular;

4328,56
0,425 x 0,6 x (1,43)2 x 25000

x=125x%x143 1—\/1

x=032m

Verificando a condi¢céo de que a linha neutra esteja na mesa, ou seja, na

posicdo 0,8x < hf, compara-se:
0,8x =0,8 % 0,32 =0,256m > hy

Portanto, a linha neutra ndo estd na mesa e a viga sera dimensionada como
uma sec¢do T, a marcha de célculo pode ser encontrada em (bastos, 2015, pg.54),
consiste em dividir a area comprimida em duas, uma formando uma secéo retangular e
outra formando uma viga T, cada area terd& um momento resistente, cuja soma sera
igual ao momento total resistente da secéo, figura 3.20, de posse destes momentos se
calcula uma area de aco para cada momento, e a soma destas € a area de aco
tracionada total da secdo, no caso de armadura simples, caso armadura dupla a

marcha difere pouco.
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I / I th I 101 — [
d - A w_ | e s,hl TS
- - - -0.5h d - 0,4x
Ag Ag As
I\ = ‘ + A
bw bw bw
Mg = Mid + Mzq
As = A51 + ASZ
Figura 3.20 - Decomposi¢éo da se¢éo T.
Md = M1d + M2d M1d = (bf— bw).hf.0.85.fcd. (d — 0,5.hf)
M2d = Md-M1d M2d = 0,68.bw.x.fcd.(d — 0,4x)
As] = M1d As2 = M2d
5> T ¥d(d - 0,5.0f) > T Hd(d - 0,4.x)

As = Asl + As2
Agora ja podemos calcular a se¢cdo como viga T,

M1ld = (0,6 -0,3).0,2.0,85.25000. (1,43 — 0,5.0,2) = 1696 kN.m
M2d = 4328,56 - 1696 = 2632,56 kN.m

Podemos determinar a posi¢céao da LN utilizando M2d.

2632,56
0,425 x 0,3 x (1,43)2 x 25000

x=1,25%x1,43 1—\/1
x = 041m

Verificacdo quanto a ductilidade:

x =0,41m < x3, = 0,628d = 0,898 m
x=041m <0,45d = 0,643 m
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Como ja mencionado esta ultima verificagcdo garante uma maior ductilidade a

viga.
A = 1696 A= 2632,56
17 434782,61 (1,43 — 0,5.0,2) 27 434782,61 (1,43 — 0,4.0,41)
Ag; = 0,00293 m? = 29,3 cm? Ag; = 0,00478 m? = 47,8 cm?

As = 29,3 + 47,8 = 77,1cm?

Sendo A > Ag min, Utiliza-se o valor de A; = 77,1 cm? para célculo do nimero de
barras. Para isso, toma-se o didametro do aco CA-50 com bitola de 32 mm. Este possui

uma area de secéo transversal de Ay = 8,04 cm?. O nimero de barras é dado por:

As 77,1
Nparras = E = m = 9,58 barras

Adotamos 10 barras de 32mm, As = 80,04 cm2.

3.1.2.5 Verificacdo da armadura em relacao a fadiga

1 2 Hipbtese 0,8x < hf, verificacdo como sec¢do retangular.
do = 143 cm A = 13,4 cm X = 49,94 cm

0,8.49,94 > 20, verificar para segéo T.

A’s = 60 cm? A = 46,8 cm
do = 82,74 cm x = 59,66 cm

I = 9207383,75 cm*

Para a combinacgéao frequente de acdes, tém-se os valores:
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Mger max = —1240,5 4 0,5 X 1,49 X 0, Mqer max = —1240,5 kNm
Mg min = —1240,5 + 0,5 X 1,49 X (—1242,5),  Mqer pmin = —2166,2 kNm

Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:

Ocmax = 8038,26 kN /m?, Ocmin = 14035,36 kN /m?

Para o aco, tem-se as seguintes tensdes:

Osmax = 112287,73kN/m?, Oy min = 196062,17 kN /m?

Aog = 05 max — Osmin = 83,77 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para 0s acos com bitola de 32 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; raq,min = 165 MPa. Assim temos:

83,77
Kfad ===~ =0,5
165

N&o necessitamos aumentar a armadura, Kfad < 1.

3.1.3 Dimensionamento da Longarina ao Cortante

Para o dimensionamento de uma viga ao esforco cortante é necessario recorrer
a NBR 6118/2014, que faz mencéo a dois modelos de calculos, modelo | e modelo II,
segundo Bastos no modelo | a NBR 6118 (item 17.4.2.2) adota a trelica classica de
Ritter-Mérch, ao admitir o angulo de 45° entre as diagonais comprimidas de concreto
(bielas de compressédo) e o eixo longitudinal do elemento estrutural, e a parcela
complementar Vc tem valor constante, independentemente da forga cortante solicitante
Vsd. Ja no modelo Il a NBR 6118 (item 17.4.2.3) adota a trelica generalizada pois
admite que o angulo de inclinacdo das diagonais de compresséo varie livremente entre

30° e 45° e que a parcela complementar Vc sofra redu¢cdo com o aumento de VSd.
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Neste trabalho iremos adotar a marcha de calculo do modelo I, que € a seguinte:

Vsq = esforco cortante solicitante na viga;

V.= parcela do esforco cortante que é absorvido pelo mecanismos

complementares da trelica;

Vrd2 = forca cortante relativa a biela comprimida do concreto

Vrd3 = maxima forca cortante resistente de calculo, relativa a ruptura da
diagonal tracionada ;

V.,a = parcela do esfor¢o cortante que é absorvido pela armadura;

As,, = area da armadura transversal,

Vsd < Vrd2 fck
Viaz = 0,27. (1 _ ﬁ) fog.byy.d
Vc = 0,09.3fckZ.bw.d Vrd3 = Vsw + Vc
Vsw = Vsd - Vc Asw  Viwa

S 39,2.d

S = espacamento da armadura transversal, estribos.

Essas equacdes sdo validas para estribo a 90° e aco CA-50 ou CA-60. Para
dimensionar a longarina, iremos tomar o maximo cortante por trecho, figura 3.21,
divididos em 6 trechos, essa metodologia é adotada por questdes de economia de

armadura.

f [|-_transversina

} Trecho 1 ! Trecho 2 4 Trecho 3 | Trecho £ ! Trecho 8 l Trecho &
1 | m
- - L

Figura 3.21 - Techos para o esfor¢co cortante

—t—
—
—
g
—
—

A tabela 3.7 foi gerada com os calculos para cada trecho:
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Tabela 3.7 - Trechos esforco cortante

TRECHO Vsd Vrd2 Ve Vsw Asw cm2/m S maxcm Ramos
1 1637,1  2490,345 413.122  1.223.978 21,83 30 2
2 " 1238,8  2490,345 413.122 825.677 14,71 30 2
3 2057,1  2490,345 413.122  1.643.977 29,33 20 2
4 2057,1 2490,345 413.122  1.643.977 29,33 20 2
5 " 1238,8 2490,345 413.122 825.677 14,73 30 2
6 1637,1 2490,345 413.122 1.223.978 21,83 30 2

O espacamento real é calculado abaixo ap0s a verificacdo da fadiga.

3.1.3.1 Verificacdo da armadura em relacao a fadiga

Para a fadiga da armadura transversal, analisamos a armadura de cada trecho e
através de um esquema de calculo semelhante a fadiga para a armadura de flexao,
determinamos a maxima variagdo da tensdo de cisalhamento para podermos compara-
la com a maxima permitida para o aco através da mesma tabela mencionada para

flexdo.
Vservmax = Vg + ¥1 @ Vg max
Vservmin = Vg — W1 @ Vg min
onde:

V, = esforco cortante devido a carga permanente, sem majoragao;
V;max = €sforco cortante maximo devido a carga movel;
Vqmin = €sforco cortante minimo devido a carga movel.

11[}1 = 0'5

Vserv,max - O'SVC

Osw,max = 094 d
’ sw
_ Vserv,min — 0,5V,
Osw,min = 09 A d
’ sw

Aoy, = Oswmax — Osw,min

A tabela 3.8 foi gerada com os calculos para cada trecho.
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Secao

O 01k, WN

Tabela 3.8 - Cortante de servico maximos e minimos

Vg
253
-194,4
-424,1
424,1
194,9
-253

Vgmax
615
319,3
99,8
702
463
199

Vgmin
-199,2
-463,1
-701,5
-99,8
-319,3
-615

Vservmax
711,175
43,4785
-349,749

947,09
539,835
-104,745

De acordo com a NBR-6118/2014 Af; rq4,min = 85 MPa.

Tabela 3.9 - Fadiga do cortante da longarina

Secao Vserv,max Vserv,min

1

O WN

711,18
43,48
349,80
947,09
539,84
104,60

104,60
539,90
947,00
349,80

43,00
711,20

O max o min
17,96 0,00
0,00 17,61
3,79 19,62
19,62 3,79
17,58 0,00
0,00 17,96

Ao
17,96
-17,61
-15,82
15,82
17,58
-17,96

Logo temos que majorar as armaduras pelo fator kfad.

Secéo

1

OOk WN

Vservmin
104,596
-539,4095
-946,7175

349,749

Ao Mpa

179,61
176,07
158,21
158,23
175,80
179,62

Tabela 3.10 - Correcao da armadura de cortante devido a fadiga

21,83
14,71
29,33
29,33
14,73
21,83

3.1.4 Armadura de pele

Asw cm2/m

Asw corrigido

46,28
30,89
55,73
55,73
30,93
46,28

Scalc (cm) | ( 2

Sreal (cm
5 |

5,30
7,95
4,40
4,40
7,93
5,30

N (BN

-42,9785
-711,175

Kfad
2,12
2,1
1,9
1,9
2,1
2,12

Segundo a NBR-6118/2014, item 17.3.5.2.3, as vigas com altura superior a

60 cm devem possuir uma armadura de pele computada como 0,10% A qimqa €M cada

face da alma da viga sendo composta por barras de alta aderéncia com espagamento

nao superior a 20 cm.

Logo:
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A pete = 0,001 (b, x h) = 0,001 (30 x 150)

As pete = 4,5 cm?

Adotando 8 barras de ¢ = 10 mm em cada face temos um As = 5,24 cm?.

3.1.5 Armaduras de ligacdo mesa-alma

Essa armadura tem a finalidade de garantir a ligacdo da mesa com a alma em
vigas T, jA4 que o plano existente entre elas esta sujeito a uma alta tensdo de
cisalhamento e para que ndo ocorra a ruptura uma armadura de costura deve ser
disposta. Neste projeto, consideramos que a laje estd ligada monoliticamente a
longarina e assim temos a condi¢do acima citada, logo adotaremos tal armadura.

Devido a alta taxa de armadura transversal da longarina, e tendo em vista que

esta auxilia na ligacdo mesa/alma, iremos adotar a armadura minima de costura

recomendada pela norma.

— 2
AScostura = 1,5 cm*/m.

3.2 Lajes

Existem trés tipos de laje neste projeto:
e Laje central;
e Laje em balango;

e Laje de transigao;

Faremos o dimensionamento em cada uma das lajes supracitadas.

3.2.1 Laje Principal

63



A concepcéao da laje central segue as etapas e parametros propostos a partir do
dimensionamento da laje pelo método de Rush. Este método pertence a norma Alema
DIN 1072, sendo esta adaptada ao trem tipo proposto pela norma brasileira NBR 7188,
a qual foi considerada em nosso projeto. Esta laje pode ser considerada como
duplamente engastada, acarretando momentos negativos e armaduras negativas
préximas das longarinas, desta forma também sendo dimensionadas.

Levando em conta a metodologia de Rish, fizemos a consideracdo das cargas
permanentes e acidentais de trés formas distintas, sendo estas:

e Anadlise da estrutura;
e Meétodo simplificado;
e Meétodo de Riush;

A analise da estrutura se deu, considerando todos 0s aspectos reais existentes
em nossa ponte, por exemplo, guarda rodas, guarda corpos e barreira. Pela analise
desta estrutura, obtemos os momentos maximos e minimos, sendo estes bem
préximos do método simplificado.

O método simplificado foi obtido simplesmente considerando uma secao a ser
analisada da laje, sendo esta de 2,6m de largura e duplamente engastada. As cargas
consideradas no método simplificado foram as cargas permanentes, as quais foram
levadas em conta o peso proprio do concreto, peso proprio do asfalto e a possibilidade
de recapeamento.

O resultado dos momentos obtidos através dos trés métodos foram bem
préoximos. Decidimos adotar a metodologia de Rish por apresentar coeficientes de
majoracdo que ja consideram a auséncia das estruturas de seguranca presentes no
tabuleiro da ponte. Este método nos proporcionou ferramentas para a obtencdo dos

esforgos em nossa estrutura considerando o trem-tipo.

Dados do nosso projeto que seréo necessarios

Peso préprio: PP = 0,20 X 25 = 5 kN /m?
Revestimento asfaltico: RA = Espessura média do asfalto X Sgs5aito

RA = 0,142 x 24 = 3,41 kN /m?
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Recapeamento: 2 kN /m?
Total: 10,41 kN /m?

l,=2,6m

L, = 30 m (transversina desconectada da laje)

2x14
3

< l, Portanto laje duplamente engastada.

L/l = o

Z = % = 11,5 > 2 Portanto laje armada em uma direcéo.

’

SolicitacGes devido a carga permanente

Com os dados de entrada da tabela Rish Nr. 27, consideramos a laje deste
projeto como sendo laje bi-engastada com comprimento na direcdo do trafego muito
maior que o vao transversal, assim podemos selecionar nossos valores, como indicado

na cor vermelha:
Direcao do trafego
= | or 2 - }/ ; i i nze Platte M = k.g. |2
4 _— Ll =~ Fahririchtung i My X
27 | [} ROy

Briickenklasse 30t bis 601 Raddruck des SLW von 1,01 Gleichlast um SLW von 1tm*

g oder pint m* Ik inm

Mxm in Plattenmitte Mym in Plattenmitte — Mxe in Randmittc Mxm | Mym | Mxe

I./a ta ta 1 a |
o [ 0,250 0,50 1.0 0,125 0,250 050 | 1.0 0125 | 0250 | 0,50 1,0 for ‘,’“e Werte t/a

Gk L L L L [ T T L ple | plp P Lp
0.50| 0118 0083 004 | 0020 0,097 0.051 0031 | 0,008 0250 | 0,190 0120 | 0.050 — | - — oot ] — o010
1,00 171 129 078 || 061 149 091) 051 |[ 023 320 | 260 180 |[ o090 fI- [-= - | 0] - 28
1.50| 266 216 175 || 120 187 134 080 | 038 420 400 340 250 [ - [005] - 03 | — 35
2,00 332 750 | 195 215 55 U6 | 064 58 56 51 400 = T 05 1003 ] 3
2,50 399 357 318 | 264 28 198 137 096 72 70 [ 55 = 27| — | 13] o8] 37
3,00| 452 5 370 | 330 287 | 239 | 179 141 85 [ 80 78 030 53005 24| 20| 80
4,00| 056 0,52 0485 | 0,440 0,361 0315 | 0,262 0,222 1,06 1,06 1,00 0.98 0,80/ 1,11 [0.13] 057 [0.55| 2,20
500| 65 62 58 53 430 389 338 295 1,21 1,21 1,18 1,14 1.25] 179 | 21| 83 [1,00] 4.25
600 74 7 67 63 498 457 412 370 1,32 1,32 1.30 1.26 1,65 290 | 28] 1.33 [1.40] 7.60
700 82 79 75 70 56 52 479 433 1,41 141 1,40 1.36 2,00 4,50 | 33] 2.03[2.00[11,80
8.00| &7 85 81 76 61 58 54 490 1.47 1,47 147 1,44 2,40] 6,30 | 42| 2.89 | 2.40]16,20
9.00| 91 89 85 80 66 63 59 54 1,52 1,52 1,52 1,50 2.75| 8,40 | 48 3,82 | 3,00(21,60
10,00| 094 0,91 0,87 0,82 0.71 0,67 0,63 0,58 1,54 1,54 1,54 1.53 3.12110.55 | 0.56 | 4.85 | 3,50 126,30

Figura 3.22 - Tabela de Rish Nr. 27.

Observando a primeira parte da tabela temos:

Ky = 0,0417
kmy = 0,0069
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Ky = —0,0833
Como a norma indica como obter os momentos, seguimos:

Mgy = kimy g 12 = 0,0417 X 10,41 x 2,67
Mgy, = 0,293 tfm/m
Mgy = kmy g 12 =0,0069 X 10,41 X 2,62
M,, = 0,0486 tfm/m
Mgy— = kyx— g 12 = —0,0833 x 10,41 x 2,67

Mgy,— = —0,586 tfm/m
SolicitacGes devido a carga moével

As solicitacbes da carga movel sdo geradas por cargas permanentes e
caracteristicas geomeétricas do trem-tipo:

e e @ - PAVIMENTAGAO

L - LAJE

Figura 3.23 — Propagacédo da area de contato da roda

Considera-se também o coeficiente de impacto ¢’ = 1,65 e outros dados do
trem-tipo, como:

b=50cm a=200cm
l
t'=v20b = 32cm Ele'g
q = 0,5 tf/m? t
—=0,402
q =0,3tf/m? a
h=20cm P=75tf

t=t'+2e+h=804cm
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onde:

b = retédngulo de contato da roda;

a = distancia entre centros das rodas de cada eixo do veiculo;

t = lado do quadrado de area igual ao do retangulo de contato da roda
propagado até a superficie média da laje;

P = peso de uma roda do veiculo;

q = peso de uma roda do segundo veiculo colocado lateralmente ao primeiro;

q' = carga de multiddo do trem tipo;

e = espessura meédia do asfalto.

Em posse dos valores de entrada %‘ =13, 2 = 0,402 , podemos obter os fatores

da tabela Rish Nr. 27, simplesmente realizando a interpolagéo tanto das linhas quanto

das colunas, e obtemos assim a solicitagdo da carga moével..

M, = 0,154
M,,, = 0,08737
My = — 0,302

Agora, com os fatores multiplicativos de p e p’ obtidos na ultima parte da tabela

conseguimos montar a equacao do momento fletor em cada direcéo:

Tabela 3.11 - Tabela Rish Nr. 27 interpolada em Ix/a

Ix/a Mx My Mx-
Mq Mq' Mq Mq" | Mg Mdq'
1,3 - 0,03 - 0,022 - 0,322

A equacéo geral do momento pela tabela Riish proposta pela norma alema é:

M=¢"XPXMw+ @ xXqXM;+¢' XqxM,

Como:
M,,, = 0,154
Mw { M, = 0,08737
M,y = — 0,302
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tfm
M, =165%x75x%0,154+0,5x%x0,03x 1,65=1,93 fT

tfm
M, =1,65x%7,5x%0,0874 + 0,5 % 0,022 X 1,65 = 1,01 f?

M,_ =1,65x%x75x(—0,302) + 0,5 x (—0,322) X 1,65 = —4 tfm/m
Célculo dos momentos totais:

M =6, XMy + 865 X M,
Comé, =6,=14

kNm

M,=14x%x293+14x%x193=31,12 —
kNm
My =14x%x0486+1,4x 10,1 = 14,82 T

kNm

M,_=14x%x586+14x40 = —64,2 —

Com os momentos de cada direcdo, podemos dimensionar a armadura de flexado

simples:
3.2.1.1 Armadura de tracao na direcao de x positivo

d=16cm d =4cm

=125d[1- |1 il
x=5 0,425 by d*f.q

31,12
0,425 x 1 X (0,16)% x 25000

x=1,25%0,16 1—\/1—

x=101cm < x3_, = 0,628d OK
ad <045 OK
d )

Msd

As =
* T fa X (d - 0,4%)

68



cm?
As = 4,60 —
m

As,o = 0,164% X A,
cm?
ASpin = 0,164% x 1X 0,2 = 3,28— < As OK

3.2.1.2 Armadura de tracdo na direcao de y positivo

=125d[1- |1 il
x=5 0,425 by d*f.q

14,82
0,425 x 1 X (0,16)% x 25000

x=125%0,16 1—\/1

x=055cm < x3_, =0,628d OK

X <045 OK
d )
As = Msd
fyd X (d—0,4x)
cm?
As = 2,16 —
m

ASpm = 0,164% X A,
2

cm
Aspin = 0,164% X 1X 0,2 = 3,28 —— > As

2
Portanto As = Aspyn, = 3,28 o

3.2.1.3 Armadura de tragao na dire¢ao de x negativo

=125d [ 1- |1 M
x=5 0,425 by d*f.q
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64,2
0,425 x 1 x (0,16)? x 25000

x=125%0,16 1—\/1

x=1252< x3_,=0,628d OK

X <045 0K
d )
As = Msd
Fya X (d— 0,4x)
cm?
As =9,85 —
m

As, o = 0,164% X A,
cm?
ASpin = 0,164% X 1x 0.2 =328— < As  OK

3.2.1.4 Verificagéo da Laje Central em relacdo a fadiga

A verificacdo a fadiga para laje € analoga a feita para as longarinas, considera-
se uma secdao retangular de bw = 1 metro ja que a armadura calculada para a laje é
por metro, os valores seguintes demonstram o célculo.

Para a verificacdo a fadiga da laje temos uma nova combinagcdo de momentos

maximos e minimos:

M1 = Mg
My = Mppeq =M, +08¢'M,

Y, = 0,8 para verificacdo das lajes do tabuleiro.

@' = 1,65 para lajes

Célculo na dire¢éo I, — momento positivo

Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:
ae = 10

70



do = 16 cm A = 0,471 cm X = 3,44 cm
I = 8787,11 cm*
Para a combinagéao frequente de acbes, tém-se os valores:
Mgy =293 kN.m, Mgy =193 kNm

M; = 293 kNcm

M, =2,93+08x%1,65x19,3,  Ms.e, = 2840,6 kNcm
Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:

Ocmax = 1,11 kN /cm?, Ocmin = 0,12 kN /cm?

Para o aco, tem-se as seguintes tensoes:

Osmax = 40,53 kN /cm?, Osmin = 4,2 kN /cm?

kN
Ay = Gy max = Osmin = 36,32 — = 363,2 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para 0os acos com bitola de 10 mm dentro do concreto armado, onde n

ciclos, adota-se o valor de Af; raq,min = 190 MPa. Assim temos:

= 2x10°

Kfad =222 =19
190

Nosso novo As serd, 1,9.4,71 = 8,95 cm?/m, com este valor temos,

A; 895
Nparras = E = m = 11,5 barras

Iremos adotar 12 barras de 10 mm.
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Calculo na diregdo 1, — momento negativo

Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:
ae = 10

do = 16 cm A = 1,01cm X = 4,78 cm
I = 16405,6 cm*
Para a combinagéo frequente de acdes, tém-se os valores:
Myye =586 kN.m, Mgy, = 40,0 kNm

M; = 586 kNcm/m
M, = 586 + 0,8 X 1,65 x 4000, Mgyeq = 5866 kNcm

Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:
Ocmax = 1,71 kN /cm?, O min = 0,17 kN /cm?

Para o aco, tem-se as seguintes tensoes:

kN )
Osmax = 40'13W’ Osmin = 3,99 kN/cm

kN
Aog = Ogmax — Osmin = 36,14W = 361,4 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para os acos com bitola de 12,5 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; rqqmin = 190 MPa. Assim temos:
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361,4
Kfad =2=2==1,9
190

Nosso novo As serd, 1,9.10,14 = 19,28 cm?/m, com este valor temos,

Ag 19,28
Nparras = ﬂ = 1’7 = 15,7 barras

Iremos adotar 16 barras de 12,5 mm.

Calculo na dire¢éo L, — momento positivo

Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:

ae = 10
do = 16 cm A = 0,39 cm x = 3,16 cm
I = 6762,6 cm*
Para a combinagéao frequente de acdes, tém-se os valores:
Mg, = 0,486 kN.m, M, = 10,1 kNm

M; = 48,6 kNem/m

M, = 48,6 + 0,8 x 1,65 x 1010, Mgyeq = 1381,8 kNcm
Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:

Ocmax = 0,64 kN /cm?, Ocmin = 0,023 kN /cm?

Para o aco, tem-se as seguintes tensoes:
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Osmax = 26 kN /cm?, Osmin = 0,93 kN /cm?

kN
Aos = Ogmax — Osmin = 25,07W = 250,7 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para 0s acos com bitola de 10 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; raq,min = 190 MPa. Assim temos:

Kfad =22 = 1,32
190

Nosso novo As serda 1,32.3,9 = 5,15 cm?/m, com este valor temos,

A; 5,15
Nparras = E = 078 = 6,6 barras

Iremos adotar 7 barras de 10 mm.

3.2.2 Laje em Balancgo

O célculo da laje em balanco foi executado a partir da metodologia e conceitos

tradicionais de laje:

Cargas permanentes (laje + passeio): @, = L X hx .+ L X a X &,
Qp=1%0,2x25+1x0,1x24=74kN/m?
Guarda roda: Q' = 9,81 x 1 = 9,81 kN/m?
Guarda corpo: Q" = 0,96 X 1 = 0,96 = 1 kN /m?
Com as cargas permanentes obtemos os diagramas representados nas figura
3.24.
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Figura 3.24 - Diagramas carga permanente da laje em balanco.

Nos passeios devemos adotar a carga movel de: Q,, = 3kN/m?

Com isso, obtemos os diagranas representados na figura 3.25.

300 kN/m

25

39

Figura 3.25 - Diagrama carga mével da laje em balanco
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Figura Diagramas de momento fletor e esforco cortante da laje em balanco

respectivamente.

Para: Z = % = 3,08 > 2 portanto laje armada em uma dire¢ao.

3.2.2.1 Armadura de tracao

Miorar = (Mg + M,) X 1,4 = (11,8 + 2,5) X 1,4 = 20,02 kNm/m

Mtotal
—125d [1- [1-
X j 0,425 1 * d2f,,

20,02
0,425 x 1 x (0,16)% x 25000

x=125%0,16 1—\/1

x=75%x10"%m X <x3,=0628xd=01m OK 2<045 0K

As = 20,02/(434782,61 x (0,16 — 0,4 X 7,5 X 10_3)
As =29 cm?/m

Agora vamos verificar a armadura minima:
20
ASpin = 0,164% X Ac = 0,164 X 100 X Too = 3,28 cm?/m
Como As < ASpp As = Aspin = 3,28 cm?/m

Logo adotamos armadura minima e para esta taxa de armadura temos:
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As 3,28 __ - barras
n= == =5
Apitola 0,78 m

As =5 X Apitora = 3,92 cm?/m

3.2.2.2 Verificacdo da Laje em Balango em relagéo a fadiga

A laje em balanco ndo esta sujeita a grandes vibragdes, pois ndo ha trafego de
veiculos, apenas pessoas ou ciclistas, a NBR-7188/2003 prevé que a laje em balanco
seja dimensionada para uma carga mével de 3 kN/m? e uma carga distribuida uniforme
de 5 kN/m?, além do computo de seu peso préprio, a norma ainda prevé que nao se
deve considerar o coeficiente de impacto na verificacdo da laje em balanco. Por estar

em balanco, ela apresenta apenas momento negativo na direcao x.

Para a verificagéo a fadiga da laje temos uma nova combinagdo de momentos
MAaximos e minimos:

Mleg

My = Mpreq = My + 0,8 M,

Y, = 0,8 para verificacdo das lajes do tabuleiro.

Célculo na dire¢éo I, — momento negativo
Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:
ae = 10
do = 16 cm A = 0,39 cm x = 3,16 cm
I = 6762,6 cm*
Como para a combinacgéo frequente de acdes, tém-se os valores:
Mg, =11,8kN.m, Mg, = 2,5kNm
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M; = 1180 kNcm/m
M, = 1180 + 0,8 x 250, Mpyeq = 1380 kNcm

Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:
Ocmax = 0,65kN /cm?, Ocmin = 0,55 kN /cm?
Para o aco, tem-se as seguintes tensoes:

Os max = 26,4‘1 kN/CmZ, Osmin = 22’4 kN/sz

Aog = Ogmax — Osmin = 4% =40 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para 0s acos com bitola de 10 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; raq,min = 190 MPa. Assim temos:

40
Kfad =To0 0,2

N&o é necessario alterar a armadura.

3.2.3 Laje de Transicao

Segundo o Manual de Projeto de Obras-de-Arte Especial do DNER, atual DNIT,
a laje de transicdo deve ser considerada com um comprimento de pelo menos 4
metros, dimensionada como um elemento bi apoiado.

O manual ainda recomenda considerar uma camada de solo compactado com

altura h = 30 cm e com peso especifico apés compactacéo de § = 19,5 kN /m3

Dados do nosso projeto que seréo necessarios:
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Peso proprio: PP = 0,20 X 25 = 5 kN /m?

Revestimento asfaltico: RA = Espessura média do asfalto X Sgs5aito

RA = 0,142 x 24 = 3,41 kN /m?

Recapeamento: 2 kN /m?

Solo compactado sobre a laje: 0,3 x 19,5 = 5,85 kN /m?

Total: 17,51 kN /m?

lL,=4m
l,=182m.
L/l = 4,55

Como, [, /1, > 4 entédo l,, /1, = oo

Solicitacdes devido a carga permanente

Com os dados de entrada da tabela Rish Nr. 1 com direcéo de fluxo paralela ao

eixo x, consideramos a laje deste projeto como sendo laje bi-apoiada com comprimento

na direcdo do trafego muito menor que o vao transversal, desta forma podemos

interpolar a linha de %‘ = 2.

Nr. .sv ; SR ] : - Gleichlast iiber die ganze Plotte M'_.{‘_,_z:
1 3 g T, i !’”! T R Fuhﬂrichlqu SEEE R.'T Mxim k = 0123 i geoderpintim® lxinm
- ks e = ; Fiir Mym g = 00208 : 5
Brickenklasse ‘24t bis 601t ; Raddruck des SLW von 1.0t Gleichlast um SLW von 1 t/m*
Mxm in FPlattenmitte Mym in:Plattenmitte L | My
ta tiag 3 .
hi 8 0250 o 0 0,125 0250 | 050 W fc. glie: Weete ta
L L ; 0 A ks £ L | R L o p’ p.fop

05007 0,185 0335 0,085 0,060 0,148 0,089 Lo 0,064 0,020 —Jioso )= &
1,00 250 70 155 : 115 200 - 143 086 053 W= =
Lol w0 3 250 zs 153 SE e

2.00 52 o ABT 2438 376 2338 288 205 o472 - 1,00 =k 019
2,50 (2] W 55 30 LIE o s xS B TIE] o a
3,001 7i 6 Bk 4 59 495 441 342 R L 010 2,80 | 004 55
4,00 0.85 0.83 079 0.75 0,83 0,57 0.470 0,h4h 25 | 560 171 1,23 |
5,00 0,56 0.5 08 0,87 72 67 58 55 S50 960 40 2,26
6,00 1.04 -1,03 100 - 0,96 B 716 T b 0,80 | 14,60 | 08&| 3,57
7,00 1,11 A0 1,08 1,03 88 83 74 71 1102060 | 093 518
8,00 TA7 115 TAZ o 109 95 88 i 50 78 1,50 [ 2750 | 126 | 7.08
2,00 1,22 1,20 118 : 113 98 9% i 86 84 1.80 13540 1 1,57 | 9.23
10,60 1,25 1,24 1.22 117 1,02 0.98 i 0,90 0,88 2,46 [ 44,00 F 1,92 | 11,63

Observando a primeira parte da tabela temos:

Figura 3.26 — Tabela de Rush Nr. 1
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Ky = 0,125
kmy = 0,0208

Como a norma nos indica como obter os momentos, seguimos:

Mgy = kmx g 12 =0,125 % 17,51 x 42
Mgy, = 35,02 kNm/m

Mgy = kmy 9 12=10,0208 x 17,51 x 42
Mgy, = 583 kNm/m

A solicitacdo das cargas mobveis é gerada por cargas e caracteristicas
geomeétricas do trem-tipo:
Considera-se também o coeficiente de impacto ¢’ = 1,65 e outros dados do

trem-tipo semelhantes a laje principal, como:

b=50cm a=200cm
l
t'=v20b = 32cm E"=1,3
q = 0,5tf/m?
—=0,402
q' =0,3tf/m?
h=20cm P=75tf

t=t'"+2e+h=804cm

onde:

b = retangulo de contato da roda,;

a = distancia entre centros das rodas de cada eixo do veiculo;

t = lado do quadrado de é&rea igual ao do retangulo de contato da roda
propagado até a superficie média da laje;

P = peso de uma roda do veiculo;

q = peso de uma roda do segundo veiculo colocado lateralmente ao primeiro.

q' = carga de multidao do trem tipo
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e = espessura média do asfalto

Em posse dos valores de entrada %‘ =2e 2 = 0,427 , podemos obter os fatores

da tabela da tabela Rish Nr. 1, simplesmente realizando a interpolacédo das colunas e

obtemos assim, a solicitacdo da carga movel:

My = 0,452
M, = 0,229

Agora, com os fatores multiplicativos de p e p’ obtidos na ultima parte da tabela

conseguimos montar a equacdo do momento fletor em cada direcao:

Tabela 3.12 Tabela Rish Nr.1 Interpolada em Ix/a

Ix/a Mx My

Mq Mq' Mq Mg’

2 - 1 - 0,19

A equacdao geral do momento pela tabela Rish proposta pela norma alema é:
M=¢" XPXM,+q@ xXqxXM;+¢' XqXxXM,,

i {Mxm = 0,452

My = 0,229

tfm
M, =165x75x0452+1,65%0,5x1=6,42 —

tfm
M, = 1,65 x7,5x%x0,229 + 1,65 x 0,5 x 0,19 = 2,99 f?

Calculo dos momentos totais:

M=6pog+6q><Mp
Com 6p =6q =14
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kNm
M, =1,4%x3502+1,4x%x64,2=13891 W

kNm
M, =1,4x 5,83+ 1,4 % 29,9 = 50,02 e

Com os momentos de cada diregcdo podemos dimensionar a armadura de flexao

simples em cada uma das direcdes:

3.2.3.1 Armadura de tracao na direcao de x positivo

d=21cm d =4cm

=125d [1- |1 il
x=5 0,425 by d*f.q

138,91
0,425 x 1 x (0,21)2 x 25000

x=125x%0,21 1—\/1

x=423cm < x3_, =0,628d OK

X <045 0K
d )
As = Msd
fyd X (d —0,4x)
cm?
As = 16,55 —
m

ASpm = 0,164% X A,
2

cm
ASin = 0,164% x 1x 02 = 41— < As 0K

3.2.3.2 Armadura de tracao na direcao de y positivo
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=125d[1- |1 M
x=4 0,425 by d*foq

50,02
0,425 x 1 x (0,21)? x 25000

x=125x%0,21 1—\/1—

x=144cm < x3_, = 0,628d OK
ad <045 OK
d )

— Msd
fya X (d —0,4x)

cm?
As = 5,63 —
m

As

cm?
As, i = 0,164% X 1 X 0,2 = 3,28 —— < As
m

2
c
Portanto As = 5,63 —
m

3.2.3.3 Verificacdo da Laje de Transicdo em relacdo a fadiga

A verificacdo a fadiga para a laje de transicdo é analoga a feita para a laje

principal, apesar dela estar apoiada diretamente sobre o solo, ao dimensionar

consideramos de acordo com o estabelecido pela norma como uma laje biapoiada, logo

temos os momentos oriundos da carga mével e da carga permanente.

Para a verificacdo a fadiga da laje temos uma nova combinagcdo de momentos

MAaximos e minimos:
M, =M,
My = Mg =M, +08¢'M,
Y, = 0,8 para verificacdo das lajes do tabuleiro.
@' = 1,65 para lajes
Célculo na dire¢éo [, — momento positivo
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Resumidamente, apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:
ae = 10

do = 21 cm A = 1,722 cm X = 6,95 cm
I = 45182,79 cm*
Para a combinagéao frequente de acbes, tém-se os valores:
Mg, = 35,02 kN.m, Mg, = 64,2 kNm

M; = 3502 kNcm

M, = 3502+ 1,65 x 0,8 x 6420, Mgreq = 11976,4 kNcm
Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:

Ocmax = L84 KN/cm?, ¢ min = 0,54 kN/cm?

Para o aco, tem-se as seguintes tensdes:

Osmax = 37,19 kN /cm?, Osmin = 10,91 kN /cm?
kN
AGs = Oymax = Osmin = 26,28 — = 262,8 MPa

Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para 0s acos com bitola de 12,5 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; rqq.min = 190 MPa. Assim temos:
262,8

Kfad = Too 1,39

Nosso novo As serd, 1,39.17,22 = 23,8 cm?/m, com este valor temos,
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A, 23,8
Nparras = ﬂ = m = 19,35 barras

Iremos adotar 20 barras de 12,5 mm.

Calculo na diregéo [,, — momento positivo
Resumidamente apresentamos a marcha de calculo para a fadiga da laje:
ae = 10
do = 21cm A = 0,624 cm X = 4,53 cm
I = 20025,34 cm*
Para a combinagéo frequente de acdes, tém-se os valores:
My, =583kN.m, M, = 29,9 kNm
M; = 583 kNcm
M, =583+ 0,8 X 1,65 % 2990,  Mfe, = 4529,8 kNcm
Tem-se que a tensdo no concreto é dada por:
Ocmax = 1,02 kN /cm?, Ocmin = 0,13 kN /cm?

Para o aco, tem-se as seguintes tensodes:

Osmax = 37,08 kN /cm?, O min = 4,73 kN /cm?

kN
AOs = Osmax — Osmin = 32,35W = 323,5 MPa
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Recorrendo a tabela supracitada de parametros para as curvas S-N (Woeller)
para os acos com bitola de 10 mm dentro do concreto armado, onde n = 2 x 10°

ciclos, adota-se o valor de Af; rqq.min = 190 MPa. Assim temos:

Kfad ZWZ 1,71

Nosso novo As sera, 1,71.6,24 = 10,63 cm?/m, com este valor temos,

A; 10,63
Nparras = E = W = 13,63 barras

Iremos adotar 14 barras de 10 mm.

3.3 Apoio da Laje de Transicéao

Como visto no item 3.2.3 a laje de transicdo foi dimensionado como um
elemento bi apoiado, esta consideracdo é recomendada pelo manual do DNIT, antigo
DNER, ocorre que neste projeto a laje de transicdo esta apoiada diretamente sobre o
solo, através de um aterro, assim poderiamos considera-la como uma Laje Radier,
porém o dimensionamento como bi apoiada leva a uma maior taxa de armadura que e
assim a uma maior capacidade de carga, logo foi mantida a consideracdo proposta

pelo manual do DNIT.

3.3.1 Contencao da cabeceira da ponte

Num projeto de ponte, € importante a concepcao de um sistema de contencao
para as cabeceiras, jA que normalmente se executa nesta um aterro para adequar o
nivel da rodovia com o da ponte, outro ponto é a constante erosdo sofrida pela
cabeceira devido a acdo das aguas, assim, neste projeto optou-se por um sistema de
contencéo para um aterro a 90 ° conhecido por Terra Armada, uma tecnologia nova,
mas bastante promissora, que jA mostrou iniumeros resultados satisfatéria em obras

desta tipologia.
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3.3.2 Dispositivo de Contencgdo Terra Armada

Existem diversas possibilidades de se executar a contencdo necesséaria na
cabeceira da ponte, porém optou-se pela Terra Armada ou Solo Armado. Um sistema
de rapida execucédo, grande confiabilidade e capacidade de suporte, que vem sendo
usado com grande frequéncia em obras de contencdo de aterros em rodovias e
ferrovias, esta tipologia também permite a execucdo de aterros a 90° que é o

necessario para este projeto.

Figura 3.27 - Contengdo em Terra Armada

3.3.3 Dimensionamento da Contencéo

Neste trabalho, ndo se realizou o dimensionamento desta contencéo, que €
normatizado pela NBR 9286/86 - Terra Armada — Especificacdo, onde se exigem trés
analises de estabilidade, externa, interna e global. A analise da estabilidade externa
envolve a verificacdo do macico ao deslizamento, derrubamento e rotura da fundacéao,
a andlise da estabilidade interna consiste na verificacdo da rotura e do arranque dos
reforcos e por ultimo a analise da estabilidade global envolve a verificagdo do macico

frente a uma ruptura global.
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Existem outros métodos de dimensionamento além do proposto pela NBR
9286, como o de Brajas, por exemplo, ha também softwares especializados na analise

e dimensionamento deste tipo de contengéo.

3.3.4 Metodologia Construtiva Terra Armada

Apesar de nao ser realizado o dimensionamento da contencdo, a seguir se
indica a metodologia construtiva e a concepc¢ao do que € a Terra Armada.

O sistema de terra armada, também chamado de solo armado, é composto por
um macico contido por placas pré-moldadas de concreto, que funcionam como face da
contencdo. A pressao do sistema é distribuida em tiras metalicas, presas as placas.
Essas tiras, colocadas dentro do solo na medida em que este é compactado durante a
execucao, resistem aos esforgos por conta do atrito desenvolvido no macico. Os
principais componentes do sistema de terra armada € o solo, as tiras metalicas e o
paramento externo formado pelas placas pré-moldadas de concreto.

As fitas metélicas devem atender aos critérios para aco CA-50 da NBR 7480 -
Aco Destinado a Construcdo Civil e da NBR 6152 quanto a tragdo. JA a compactacao
das diversas camadas deve seguir a NBR 7182, Solo - Ensaio de Compactacdo. A
montagem das escamas € medida por metro quadrado de muro montado. O
fornecimento de elementos construtivos especiais (armaduras, ligacées, chumbadores,
juntas e parafusos) € medido por metro quadrado de muro. J4 o solo armado sera

medido em metro quadrado de faixas de alturas verticais.

3.3.4.1 Solo a ser compactado

O solo que vai formar a terra armada, também chamado de volume armado, é
formado por camadas sucessivas e compactadas, geralmente a cada 20 cm. Esse
macico, depois de consolidado, devera ter no minimo um &angulo de atrito interno de
25°. Quanto ao material de composicdo, a NBR 9286 recomenda que sejam usados
solos naturais ou de origem industrial, e que ndo devem conter terra vegetal ou detritos

domésticos.

88



Figura 3.28 - Compactacéo do solo

3.3.4.2 Armaduras de tracdo

As armaduras sao pecas lineares (tiras ou fitas), normalmente de aco
galvanizado e nervuradas, que trabalham em atrito com o solo do aterro. S&o presas as
placas de concreto por meio de parafusos e sdo responsaveis por grande parte da
resisténcia interna a tracdo do macico. Devem ter boa resisténcia e durabilidade, pouca
deformabilidade, bom coeficiente de atrito e flexibilidade. Além de aco, as fitas também
podem ser poliméricas, com superficies rugosas, constituidas por fibras de poliéster de
alta tenacidade. Nesse caso, o material para formacg&o do aterro deve ser mais grosso.
O comprimento da armadura depende também da altura do muro, muros maiores
levam a armaduras mais extensas, em geral, adota-se o comprimento da armadura em

torno de 70 a 80 % da altura do muro.

Figura 3.29 - Armadura de tracdo escamas
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3.3.4.3 Placas pré-moldadas

As placas pré-moldadas, chamadas de escamas, formam o acabamento externo
do macico e sdo responsaveis pelo equilibrio das tensGes da periferia proxima ao
paramento externo. Podem ser de concreto armado ou néo, e tém sua geometria bem
definida, normalmente em formato cruciforme, elas possuem encaixes e pinos para a
fixacdo das armaduras e sua unido com outra escama, cuja distancia e disposicao
dependem das solicitagbes do macico. A largura destas escamas em solicitagbes

normais esta na ordem de 15 cm, mas podem ser alteradas se assim exigir o projeto.

3.3.4.4 Icamento das escamas

As escamas pré-fabricadas sdo instaladas para formar uma superficie vertical.
Séo icadas com o auxilio de caminhdes tipo "munck", tratores ou guindastes. A
primeira linha de placas €, normalmente, montada sobre uma base de concreto
(soleira) que cumpre a funcédo de elemento de fundacdo para o paramento externo. A
soleira deve estar apoiada em material resistente como solo compactado ou solo-
cimento. A colocagéo das escamas é feita em linhas horizontais sucessivas, ao mesmo
tempo em que o aterro € executado acompanhando a elevacdo das escamas. A

montagem é garantida por encaixes e pinos presentes nas placas.

Figura 3.30 - Icamento das escamas

90



3.3.4.5 Instalacdo das armaduras de tracéo

As armaduras de tracdo sao colocadas perpendicularmente ao paramento,
fixadas com parafusos nos elementos proprios das escamas. As tiras sdo aterradas e o
solo é compactado com rolo compactador, evitando-se danificar ou deslocar a posicéo
original das tiras ou das escamas. Proximo ao paramento € recomendavel que a
compactacdo seja executada por meio de placas vibratorias, mais leves. Recomenda-
se, ainda, que o grau de compactacao para a execu¢do do aterro seja no minimo de

95% da densidade aparente seca maxima.

Figura 3.31 - Instalagdo das armaduras de tracéo

3.3.4.6 Considerac¢des do Dispositivo de Contencao

O emprego da Terra Armada neste projeto tem como motivacdo maior a
contencdo da cabeceira da ponte contra a acao erosiva dos agentes naturais e o
fornecimento de um aterro bem compactado que posso receber a laje de transicao e
absorver todos os esforgos por ela transmitidos. Tal contengdo de acordo com o
anteposto se mostra satisfatoria, porém sua execucao deve ser realizada por empresa
gualificada, para que nao ocorram erros que venham a comprometer esta parte da obra
gue influi diretamente no conjunto da ponte, sua funcionalidade e seguranca.
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As imagens abaixo mostram dois croquis da cabeceira com o emprego da

Terra Armada.

Berco da junta de Placas pré-moldadas de
dilatagao concreto
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Figura 3.32 - Detalhe em corte da Terra Armada
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Figura 3.33 - Vista frontal da contencéo

Nas plantas em anexo estao as demais informacdes a respeito da contencdo em

terra armada, como croquis e medidas.

3.4 Transversinas
3.4.1 Dimensionamento da transversina a flexao

As transversinas sao vigas transversais ao eixo longitudinal da ponte, sua
funcdo € bem simples, impedir a rotacdo da longarina em torno de seu eixo

longitudinal. Estas podem ser ligadas ou desligadas da laje, quando estdo ligadas
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atuam também absorvendo parte da carga oriunda da laje, quando estdo desligadas
possuem somente a funcdo de travamento das longarinas. Neste trabalho, adotamos
as transversinas desligadas da laje e a motivagcédo para essa escolha vem do fato de
termos muitas longarinas, conferindo uma grande resisténcia a torcdo do conjunto e
também para uniformizar a armadura de flexao (longitudinal e transversal) da laje. Com
esta escolha, a laje passa a estar apenas conectada com as longarinas. O critério para
a escolha do espagcamento das transversinas foi de tomar o dobro do espagamento
entre longarinas, porém foi tomado um espagamento um pouco menor para se adequar
ao projeto.

Com tal consideracdo, as transversinas passam a estar apenas submetidas ao
seu peso proprio e também aos momentos fletores em sua sessdo transversal,
originados pelas longarinas. Estes esforcos longitudinais séo dificeis de determinar,
visto que existe todo um conjunto que gera rigidez e os absorve, chegando até a
transversina uma parcela muito menor do que a inicial.

Para o dimensionamento destas, foi proposta uma simplificacdo do problema,
gue consiste em tomar a diferenca entre momentos negativos nas sec¢des de apoio
laje/longarina, porque na verdade é essa diferenca de momentos que ira tender a girar
a longarina e sera resistido pela transversina.

Quando a longarina esta somente submetida ao peso proprio da estrutura, ndo
existe essa tendéncia de giro, visto que ocorre a compensacdo das areas, logo o
grande motivador desse giro da longarina é a carga moével, que ao passar sobre o
tabuleiro gera momentos torcores na longarina e assim ela gira. Enfim, para entdo se
dimensionar com base nessas consideracfes adotou-se para 0 momento positivo
somente 0 peso proprio da estrutura, visto que este ndo possui muita importancia, e
para 0 momento negativo tomou-se a variacdo de momentos na laje submetida
somente ao seu peso préprio e submetida ao seu peso proprio mais carga mével, ja
gue como citado € essa variacdo de momentos que tendera ao giro a longarina, apesar
de mesmo com essa consideracdo nao esta totalmente plausivel este calculo, porque a
laje ao ser submetida ao carregamento movel distribui essa carga e ndo poderia uma
laje estar submetida e outra ao lado estar somente submetida ao seu peso proprio,
ocorreria um compartilhamento de momentos, mas essa solugdo proposta visa um
caso realmente extremo e até mesmo fora do comum, mas que se atender a isso,

certamente atendera as solicitagdes reais.
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A figura 3.3.4 denota a transversina submetida somente ao seu peso proéprio,
com o seu respectivo diagrama de momento fletor.
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Figura 3.34 - Diagrama de momento fletor para a transversina (kN.m)

3.4.1.1 Armadura de flexdo momento positivo

A transversina do projeto € de secao retangular com base de 20 cm e altura de
85 cm. A sua grande altura em relacdo a base é justificavel pelo seu emprego, resistir

momentos em sua secao transversal, com uma maior altura se tem um maior braco de
alavanca e assim uma resisténcia muito superior.

Armadura de Flexao

Dados de projeto

fck = 35 MPa fed = 25000 kN/m2
fyk = 500 MPa fyd = 434782,61 kN/m?2
Msd = 1,68 kN.m bw = 0,2m
h=085m d = 005m
d =08m

Determinacéo da linha neutra
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1.68
0,425 x 0.2 x (0.8)2 x 25000

x=125x%x0.8 1—\/1

x = 0,0006m
Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacao x < xs,, logo:
x = 0,0006 m < x5, = 0,628d = 0,898 m

Além desta verificacdo a norma ainda prevé a obediéncia da relacdo x < 0,45d,
gue também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.

A viga ndo estad no dominio 4 e ndo necessita de armadura dupla, a ruptura sera
ductil e a armadura econdémica. Calcula-se, entdo, a armadura A, necessaria para esta

solicitacdo, segundo a equagao como segue:

A, = Ma
* " Fyq (d—0,4x)

B 1,68
"~ 434782,61 (0,85 — 0,4 x 0,0006)

Ag =4,6.107° m? = 0,046 cm?

As

Porém, a norma prevé uma armadura minima. Logo:

Asmin = Pmin Ac
onde:
Pmin = 0,164%
A. = b,h =0,2%0,85= 0,17 m?

Portanto: Ag min = 2,8 cm?

Sendo Ag i > As, Utiliza-se o valor de Ag i = 2,8 cm?® para célculo do nimero
de barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 12,5 mm. Este

possui uma area de seg&o transversal de A, = 1,23 cm?. O ndmero de barras é dado

por:
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Nparras = ﬂ = ﬁ = 2,27 barras

Adotamos 3 barras de 12,5mm, As = 3,69 cm?2.

3.4.1.2 Armadura de flexdo para 0 momento negativo

Para o dimensionamento a0 momento negativo realizamos a consideracao
mencionada acima, ou seja, tomar a diferenca entre os momentos da laje, calculados
pelo método de Rush com 0 momento da laje submetida somente ao seu peso proprio.

Assim, foi calculado essa variagdo de momentos entre lajes centrais e entre a
laje em balanco e uma central, para tomar a maior entre elas. A figura exemplifica

melhor a consideracao.

A M

pad

I

Figura 3.35 - Variagdo de momento fletor entre duas lajes centrais
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AM

Figura 3.36 — Variagdo de momento entre a laje em balanco e a laje central.

Para primeira situacdo temos um momento na laje devido somente ao seu peso
préprio de 8,2 kN.m e devido a carga mével, com o uso das tabelas de Rush, igual a
55,1 kKN.m, nos dando uma variagdo de 46,8 kN.m. J& na segunda a laje em balancgo
possui um momento no apoio de 14,1 kN.m, que nos leva a uma variacao de 41 kN.m,
logo adotaremos a maior, 46,8 kN.m. Este momento como vém de calculos anteriores
ja esta majorado, mas necessitamos multiplicar pelo vdo de influéncia de uma

transversina, ja que a laje nos da um momento fletor por metro.

Armadura de Flexdo - determinacao da linha neutra

Msd = 46,8.4,83 kN.m
Msd = 226,48 kN.m

226,48
0,425 x 0.2 X (0.8)% x 25000

x=125x%x0.8 1—\/1

x =0,087m

Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacao x < x;,, logo:
x =0,087m < x3, = 0,628d = 0,898 m

Além desta verificacdo a norma ainda prevé a obediéncia da relacdo x < 0,45d,

gue também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.
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A viga nao esta no dominio 4 e ndo necessita de armadura dupla, a ruptura sera
dactil e a armadura econdmica. Calcula-se, entdo, a armadura A, necessaria para esta

solicitacdo, segundo a equagdo como segue:

A, = M
$ " Fyq (d—0,4x)

s 226,48
S 434782,61 (0,85 — 0,4 x 0,087)

A, =6,4.107*m? = 6,4 cm?

Porém, a norma prevé uma armadura minima. Logo:
A min = Pmin Ac

onde:
Pmin = 0,164%
A. =b,h=0,2x0,85=0,17 m?

Portanto: Ag min = 2,8 cm?®

Sendo Ag > Ag min, Utiliza-se o valor de Ag = 6,4 cm? para célculo do nimero de
barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 25 mm. Este possui

uma area de secéo transversal de Ay = 4,91 cm?. O nimero de barras é dado por:

Ag 6,4
Nparras = a 491

= 1,3 barras

Adotamos 2 barras de 25mm, As = 9,82 cm?2.

3.4.2 Dimensionamento da transversina ao cortante

Para dimensionar ao cortante a transversina ndo iremos recorrer a divisdo por
trechos, pois iremos recorrer a uma nova consideracdo, se adotassemos o valor do

diagrama de esforgo cortante devido somente ao seu peso préprio, figura 3.37,

98



estariamos cometendo um grave erro, pois 0 momento fletor presente na transversina

aumenta esse cortante.

5.5 5.5 5.5 5.5 55 5.5

—55 —55 —55 —55 —55 —55

Figura 3.37 - Diagrama de esfor¢o cortante da transversina.

Para determinar um cortante de calculo iremos somar ao cortante devido ao
peso préprio uma parcela oriunda do momento fletor, que sera o valor da variacao
adotada para o0 momento negativo dividida pelo comprimento da transversina, ou seja,

iremos criar um binario de forcas que combata esse momento.

226,48
Esforco cortante = 1,4.5,5 + 2_6 = 94,81 kN

)

Através da marcha de calculo ja explicada no calculo da longarina, obtemos a
tabela abaixo.
Tabela 3.13 - Cortante na Transversina
Vsd Vrd2 Vc Vsw
94,81 928,8 154,1 - 63,29

Como Vsw é negativo indica que teremos de adotar a armadura minima.

Area de armadura minima para um espacamento de 100 cm e estribos a 90°.:

3 3
V fck? V352

Agw min = 6 f .bw = 6. .20 = 2,56 cm?/m
fywi 500

Espagcamento maximo pelo critério de espagamento:

S _ {Vsd < 0,67 Vggy = 0,6d < 300 mm = S0, = 48 cm
max =\ Veq > 0,67 Vg = 0,3d < 200mm - S, = 24 cm
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Espacamento méximo calculado pela taxa, para bitola ¢ = 10 mm e area
Ay = 0,785 cm?:
244

Asw,min

Smax = 61,33 cm

Sax = 100

Logo adotamos bitola ¢ = 10 mm com um espagamento de 48 cm.

3.4.3 Fadiga na transversina

Como nossa transversina esta desligada da laje ndo temos variacdo de tensdes
de momento fletor ou esfor¢o cortante que poderia nos levar a uma fadiga. Logo néo se

calcula neste caso a fadiga.

3.4.4 Armadura de pele

Segundo a NBR-6118/2014, item 17.3.5.2.3, as vigas com altura superior a 60
cm devem possuir uma armadura de pele computada como 0,10% A q1ma €M cada face
da alma da viga sendo composta por barras de alta aderéncia com espacamento nao

superior a 20 cm.

logo:
Ag pete = 0,001 (b, x k) = 0,001 (20 X 85)

As pete = 1,7 cm?

Adotando 3 barras de ¢ = 10 mm em cada face temos um As = 2,35 cm?.

3.5 Junta de Dilatacéao

A ponte do presente projeto ndo possui junta de dilatacdo ao longo de seus dois
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tramos, porém sabe-se que é muito importante a sua existéncia, ja que juntas séo
interfaces (espacos vazios) que permitem a movimentacdo independente das
estruturas de uma construcdo, conferindo flexibilidade sem que a funcionalidade e a
seguranca do conjunto sejam comprometidas. No Brasil o DNIT, através da Norma
092/2006, apenas diz sobre os tipos de juntas e especificacfes de servi¢co, ja 0 manual
do DER/SP, ET-DE-C00/005, orienta um pouco mais sobre os tipos de juntas e
algumas disposi¢des construtivas, porém nada que aprofunde e sane todas as duvidas
necessarias a execucdo de uma adequada junta de dilatacdo, enfim, recorre-se a
experiéncias de obras anteriores, a literatura e especificacdes dos fabricantes. Logo
para satisfazer a necessidade de uma junta de dilatacéo, a laje de transicéo é separada

da estrutura principal da ponte.

3.5.1 Tipologia da Junta de Dilatagéo

Ha diversos tipos de juntas de dilatacdo que podem ser empregadas, como por
exemplo, juntas abertas, que consistem no ndo preenchimento do espaco de junta,
procedendo-se apenas ao reforco dos bordos da estrutura, ou juntas seladas com
material elastico, estas juntas consistem na aplicagcdo de um corddo de um material
ligado aos bordos da junta e que, pelas suas caracteristicas elasticas, permite
acomodar pequenos deslocamentos. A escolha da junta adequada obedece as
caracteristicas de sua aplicacdo, no caso de uma ponte, por exemplo, estas
caracteristicas sdo como a intensidade do trafego e tipo de veiculos, abertura da junta
e a movimentacdo maxima a ser absorvida. Assim, podemos definir a junta a ser

utilizada no projeto, apds consultas optou-se por uma junta dentada.

3.5.2 Junta Dentada

A junta dentada ou “Finger Joint” como € mais conhecida, é composta por duas
chapas de aco, fixas em lados distintos da junta, funcionando em balango. Na outra
extremidade das chapas, encontram-se saliéncias e reentrancias intercaladas, para
gue as duas chapas possam encaixar entre si com a movimentagao da junta. Estas
saliéncias podem ser de dois tipos, retangulares ou triangulares, sendo que no ultimo

caso, adapta-se melhor a movimentos transversais, estas juntas sdo constituidas por
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modulos com cerca de 1 metro, possibilitando assim uma maior facilidade na

substituicdo de secdes danificadas.

Figura 3.38 - Junta dentada

A sua instalacdo passa por assentar os varios modulos ligados entre si, sobre o
espaco de junta no berco previamente executado e fixa-los através de parafusos de
ancoragem.

Para impermeabilizar a junta, € usual instalar uma calha abaixo do plano da
junta, que recolhe as aguas e detritos que advém da superficie da mesma.

Esta junta suporta trafego pesado, sendo ideal para uma rodovia como a BR-
101, abaixo temos as especificacbes da mesma.

. Amplitude maxima de junta: 500 mm na horizontal.

. Patologias: Desnivelamento (acdo de choque sob trafego); Movimento da
junta impedido; Deterioracdo/auséncia da selagem de alvéolos de fixacdo; Deformacéo
da junta/material da junta; Fissuracdo/corte da junta/material da junta; Oxidacdo de

elementos metalicos; Deficiéncia no sistema de evacuacdo de Aaguas; Falta de

aderéncia.
. Tempo de vida util: 25 anos.
. Periodo de inspecdo: de 6 em 6 anos e ultrapassado o tempo de vida util

da junta de 2 em 2 anos.
Esta junta possui uma grande vida util, em compara¢do com outras do mercado,
além de um periodo de inspecdo também extenso.
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Figura 3.39 — Vista da junta dentada

Como mencionado a amplitude maxima de junta é de 500 mm, é ideal para
estruturas com aberturas maiores, no nosso caso temos uma abertura de 20 cm que

sera perfeitamente coberta por ela.

3.5.3 Instalacédo da junta

A instalacdo de uma junta deve obedecer ao recomendado pelo fabricante e

7z

normas como as ja citadas anteriormente, no caso da junta dentada € importante
executar o berco de concreto nas duas extremidades para que possibilite a correta

fixacdo dos elementos da junta, abaixo temos um croqui.
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Figura 3.40 — Detalhe da instalacéo junta de dilatacio
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Figura 3.41 - Vista superior da junta de dilatacio

O comprimento L do modulo da junta € padronizado, podendo ser de 1 metro,
0,5 metros, dentre outros, essa medida facilita na hora da manutencéo para que em
caso de falha de um modulo apenas este € trocado e assim se economiza na troca de
todo o conjunto, neste projeto utilizaremos médulos de 1 metro de comprimento. Nas
plantas em anexo pode-se conferir a aplicacdo da junta de dilatacdo dentada no

presente projeto como um todo, assim como todas as medidas.

3.6 Drenagem do Tabuleiro

A drenagem da chuva incidente sobre o tabuleiro da ponte é de extrema
importancia, segundo Vitério (2002, pag. 21) “Um especial cuidado com um eficiente
sistema de drenagem do tabuleiro é de fundamental importancia para um bom
desempenho com maior vida util da obra”.

No presente projeto foram adotados drenos verticais em tubo de PVC com
diametro de 100 mm espacados a cada 4 metros proximos ao guarda-rodas em ambas
as pistas, ja no passeio foi adotado tubo de 50 mm com o mesmo espagamento, tendo
em vista sua menor area molhada, o manual do DNER, atual DNIT, classifica esse
espacamento de 4 metros e o didmetro de 100 mm como muito conservadores, porém
serdo adotados, devido a grande importancia que tem o sistema de drenagem do

tabuleiro. Abaixo temos um croqui da solucdo adotada.
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Figura 3.42 — Detalhe da drenagem do tabuleiro

Vale ressaltar que o sistema de drenagem do acesso a ponte e da rodovia como
um todo é composto por canaletas e bueiros, porém ndo pertencem ao escopo deste
trabalho, logo apenas denotamos a drenagem na superficie do tabuleiro

CAPITULO 4 - MESOESTRUTURA

4.1 Dimensionamento dos Apoios

Os aparelhos de apoio possuem a funcdo de aproximar a real estrutura a
solucdo proposta pelo projetista. Sdo responsaveis por transmitir os esforcos da

superestrutura para a mesoestrutura, usualmente séo catalogados pelo seu grau de
liberdade e material de composicao.

Em nosso projeto, decidimos utilizar

aparelho de Elastobmero Fretado,
usualmente conhecido por neoprene, sendo este constituido por placas de ago e
camadas de borracha sintética. Optamos pela utilizacdo do aparelho de neoprene por
se tratar de um apoio de baixo custo em comparacéao as demais soluc¢des, por absorver

bem os efeitos dindmicos em nossa estrutura e pela sua facilidade de montagem.
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Para o dimensionamento do nosso aparelho, por ndo haver um documento
normativo Brasileiro que abrange a utilizacdo do neoprene, adotamos as

recomendacdes da norma aleméa DIN 4141-14.

Espessura total de Neoprene = T(mm)=nxt+5mm < %

N = niimero de camadas de Neoprene

= Neoprene
s = chapa de aco

e

= cobrimento = 2,5mm

=]
M| -

Figura 4.1 - Aparelho de Neoprene

4.1.1 Definicdo do apoio mais solicitado

Primeiramente, definiremos as cargas atuantes nos apoios, para uma faixa de
14,5 metros de comprimento, 0 que abrange as cargas suportadas pelos apoios mais

solicitados.
Cargas permanentes:
e Viga=0,4x25x%x14,5=174kN
e Barreira= 0,37 x 25 x 14,5 =136 kN

e Guarda corpo =0,96 x 14,5 = 13,92 kN
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e Guardaroda = 0,23 x 25 x 14,5 = 84,14 kN

e Transversina=0,17 x 25 x 2,6 = 11,05 kN X 3 transversinas

Cargas distribuidas:
e Laje=02x25x14,5=725kN/m
e Passeio =0,1 x 24 x 14,5 = 34,8 kN /m,

e Revestimento = 0,142 X 26 X 14,5 = 53,54 kN/m

Com esta configuracao de for¢cas chegamos as seguintes reacdes:
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Figura 4.2 — Momento fletor no neoprene para carga permanente

As cargas moveis geram nesta mesma analise as seguintes cargas:

e Passeio= 3 x 11‘5 =43,5kN/m
e Tabuleiro=5 x %5 =72,5kN/m

e Tabuleiro entre carros =5 x 8,5 =42,5kN/m
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Figura 4.3 - Esfor¢os no neoprene referentes a carga moével

Se somarmos as reacdes de apoio devido ao carregamento permanente com as

do carregamento devido as cargas moéveis, encontraremos as reacdes de apoio totais,
sendo estas respectivamente:

R1 =753,5 kN R5 =947,7 kN
R2 =702,4 kN R6 = 702,4 kN
R3 =947,7 kN R7 = 753,5 kN
R4 = 1206,8 kN

4.1.2 Selecao e dimensionamento do aparelho de apoio

Primeiramente, consideraremos a tensdo maxima vertical em nosso apoio mais

solicitado, ja considerando as cargas permanentes e dinamicas.

Ng = 1206,8 X 1,4 = 1689,52 kN
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Lados

) t S Numero de camadas de Ol admissivel por camada de Neoprene

a,b o v ’ Neoprene (n) ( Y%o)
adm | adm. | Neoprene | A¢O ’
a(b) a(a) o
Aparelho Aparelho | .
baixo alto ~
b ~
) se se = R
a MPa kN mim mm T<0,2a 0.2a<T<0,3a >
mm .

100-100 10 100 5 2 la3 4as 4.0 4.0 5.6
100-150 10 150 5 2 la3 4as 4.0 3.0 5.0
150-200 10 300 5 2 2as 6a8 3.0 3.0 4.2
200-250 | 12,5 | 625 8 3 2a4 5a7 3.0 2.5 4.0
200-300 | 12,5 | 750 8 3 2a4 5a7 3.0 2.0 3.5
200-400 | 12,5 | 1000 8 3 2a4 5a7 3.0 1.2 3.0
250-400 | 12,5 | 1250 8 3 3a3 6a8 2.5 1.2 2.6
300-400 15 1800 8 3 3a7 8al0 2.0 1.2 2,2
350-450 15 2362 11 4 Jaé6 7a9 2.5 2.0 3.2
400-500 15 3000 11 4 Ja7 8all 2.0 1.5 2.5
450-600 15 4050 11 4 jag 9all 2.0 1.2 2.2
500-600 15 4500 11 4 3a9 10a13 2.0 1.2 2,2
600-700 15 6300 15 5 3a8 9all 2.0 1.5 2.5
700-800 15 8400 15 5 3ad 10a13 2.0 2 2.3
800-800 15 9600 18 5 Jag 9al3 2.0 2.0 2.8
900-900 15 | 12150 18 5 3ad 10a14 1.5 1.5 2.1

Figura 4.4 - Tabela para dimensionamento do neoprene

Para a necessidade do nosso projeto, utilizaremos as dimensdes a-b = 300-400
mm. Inicialmente vamos considerar um aparelho baixo com 5 camadas.

Observando o exemplo dos catalogos dos fabricantes, como GUMBA, SPEBA,
SBT, que seguem o0s parametros da norma alema DIN 4141-14, apoio de Elastomero

Fretado.

Como N; =1689,52kNen =5
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Figura 4.5 - Catalogo dos fabricantes

Abaixo seguiremos a marcha de calculo proposta pela norma alema DIN 4141-
14.

4.1.2.1 Verificagdo do modelo

Com o aparelho selecionado, verificaremos se suas dimensfes e caracteristicas
séo suficientes para absorver as solicitagcdes de nossa estrutura.

Dados de entrada:

e Dimenséo na direcdo longitudinal da ponte a = 30cm

e Dimenséo na direcdo transversal da ponte b = 40cm

e Espessura de uma camada de neoprene t = 0,8cm

e Numero de camadas de neoprene n = 5

e Modulo de elasticidade transversal G = 0,1 + 0,02 kN /cm?

e Forca longitudinal de frenagem ou aceleracdo H = 135kN (frenagem calculada
no item 5.2.4)
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e Cobrimento do neoprene % >c,c =20,25mm portanto ¢ = 0,4 cm

4.1.2.2 Tensdes normais de compressao

Nmax
= < 1,5 kN/cm?
O'c,max (a _ ZC) % (b — ZC) = /cm

Considerando N,,,, = 1689,52 kN temos

1689,52 kN kN

=148—< 15—
(30—2%0,4) X (40 —2x0,4) cm? cm?

Ocmax =

OK

a' =a—2c=292cm

b’ =b—2c =392cm

4.1.2.3 Tensao de cisalhamento da for¢ca normal

a xb'
ator de forma IXEx (@ £b) ff 0,46

0,3kN
cm?

Tn <

1,48 0,21kN 0,3kN

O-C max
Tn =15x— =1,5x% = <
n 10,46 cm? cm?

ff

OK

Db = Ocmax X (nt + 2c¢)
T AXGXff+ 30

1,48 x (5% 0,8+ 2x0,4)
4x%x01x%x1046+3x1,5

0,82 < 1,125 OK

<0,25%x h

<0,25%x 4,5

4.1.2.4 Verificacdo a esbeltes e espessura minima
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a
h<— OK

h>— 0K

4.1.2.5 Verificag@o a flambagem

nxt<a'/5
nXt=5%x08=4<5,84 OK

Espessura das chapas metélicas considerando o aco 1020

al Oc,max
¢ > X =R 0, = 16kN /cm?

0,8 >0,25 OK

Verificando a deformabilidade

D _ nxt
ef Gxa xb'
Def = 0,035cm

4.1.3 Dimensodes do Aparelho

O aparelho neoprene que utilizaremos sera o especificado no catalogo.
Altura total de neoprene T = 4,5¢cm

Altura total do aparelhod =2*xc+n*xs+ (n—1) *t
d=52cm
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Figura 4.6 - Dimensdes finais do neoprene

CAPITULO 5 - INFRAESTRUTURA

A infraestrutura do projeto é constituida pelos seguintes elementos estruturais:

e Viga travessa,
e Pilar;

e Bloco de coroamento;
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e Estacas pré-moldadas;

Abaixo iremos demonstrar como foram realizados os célculos e consideracdes

de cada um desses elementos estruturais.

5.1 Dimensionamento da Viga Travessa

Nesta etapa iremos calcular a viga travessa, a qual recebera toda carga
do pavimento, laje e cargas moveis. Esta viga tem a funcdo de combater a

flambagem do pilar e ao mesmo tempo absorver cargas dinamicas.

5.1.1 Definicdo das Cargas

Primeiramente definiremos as cargas atuantes nesta viga, para uma faixa de
14,5 metros de comprimento, 0 que abrange as cargas suportadas pela travessa

central, sendo esta a mais solicitada.

Cargas permanentes:

e Viga=0,4x25x%x14,5=174 kN

e Barreira= 0,37 x 25 x 14,5 = 136 kN

e Guarda corpo =0,96 x 14,5 = 13,92 kN

e Guardaroda=0,23 x 25 x 14,5 = 84,14 kN

e Transversina=0,17 x 25 x 2,6 = 11,05 kN X 3 transversinas
Cargas distribuidas:
e Laje=0,2x25%x14,5=725kN/m

e Passeio =0,1 x 24 x 14,5 = 34,8 kN /m,
e Revestimento = 0,142 X 26 X 14,5 = 53,54 kN/m
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Com esta configuragdo de forcas chegamos as mesmas reacbes que
encontramos no dimensionamento dos apoios, porém para uma faixa de 14,5 metros e
desta vez utilizaremos todas as reacdes de apoios, desta forma chegando a uma

distribuicdo de cargas mais real e evitando o superdimensionamento.
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Figura 51- Carregamento permanente na travessa
As cargas moveis geram nesta mesma analise as seguintes cargas:
14,5
e Passeio= 3 ><— =43,5kN/m
14,5
e Tabuleiro=5 x—=725kN/m
e Tabuleiro entre carros =5 x 8,5 =42,5kN/m.
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Figura 5.2 - Carregamento movel na travessa
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Se somarmos as reacdes de apoio devido ao carregamento permanente com 0s
do carregamento devido as cargas moéveis, encontraremos as reacdes de apoio totais,

sendo estas respectivamente:

R1 = 753,5 kN R5 =947,7 kN
R2 =702,4 kN R6 = 702,4 kN
R3 =947,7 kN R7 =753,5 kN
R4 = 1206,8 kN

5.1.1.1 Definicdo das Cargas de Vento

De posse dos valores acima podemos analisar o portico com carregamentos
totais, incluindo as cargas de vento. Para garantirmos a seguranca, decidimos
considerar a carga de vento no seu pior caso, ou seja, quando esta carregada com o
trem-tipo de altura igual a 2 metros, ver figura 5.3, o outro caso seria considera-la
descarregada. A NBR-6123 trata da acdo dos ventos em estruturas, porém nao
menciona nada especifico para pontes e, devido a dificuldade de se avaliar a carga de
vento em pontes, adota-se o recomendado pela antiga norma de pontes NB-2/61, a
existéncia de uma presséo de vento igual & 1,5 kN/m? atuando perpendicularmente ao

eixo da ponte.
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Figura 5.3 - Acéo do vento na ponte carregada

€asfalto = 0,142 m hyeicuio = 2m

hiransversina = 1,5m hguarda—corpo =11

Lcontribuigéo = 1415 m Pvento = 1,5 kN/mz

Cargade vento=1,5x14,5%x (1,5+ 1,1+ 0,9 + 0,142) = 79,21 kN

5.1.1.2 Presséo da dgua em movimento

Segundo a NBR 7187 a pressdo da adgua em movimento sobre os pilares e

elementos das fundac¢Bes pode ser determinada através da expressao:
p=k- v
onde:

p € a pressao estatica equivalente, em quilonewtons por metro quadrado;

v, € a velocidade da agua, em metros por segundo;
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k € um coeficiente adimensional, cujo valor é 0,71 para elementos com secdo
transversal cujo angulo de incidéncia do movimento das aguas € 90°.

O rio Ururai por se tratar de um rio com pequena vazao foi tomado uma média
da velocidade de suas aguas igual a 3 m/s. Com a pressdo das aguas podemos
calcular a carga linear ao longo da altura do pilar multiplicando por sua largura, no
carregamento do portico considerou-se todo o pilar submetido ao esforco das aguas,

situacao esta que denota um periodo de cheias por exemplo.

q = 0,71 x 3% x0,7 = 4,47 kN /m

5.1.1.3 Carregamento na Travessa

Para dimensionar a Travessa iremos considerar que ela juntamente com os
pilares forma um pértico e este recebe todo o carregamento da superestrutura, carga
de vendo, forca das aguas. O resultado da andlise deste portico servird para o

dimensionamento de todos os elementos da infraestrutura, travessa, pilares, blocos e

estacas.
- : - - :
ol ~ s r P
‘D‘ i U‘.-r- P i -7&."17 ’ i *\ -VL m [_l *\ W, m _‘ . 7'*:“- ‘I, m K
y LTI T LT T T T L L LTI TOT T T T L ITTTTTT TITT T e TTTTTTTTTLT
q q 2/
29 29
if'i: ‘.,-'i:
17181 17586
10289 976.7
o Q ~
8 ¢ g
8985 9059 881.3 8ns8 9198
E
]
i
5 118 @
| \B % 4
4350 KN t%/:,az:;m PIRaT % /BQSkNm 355'7“”&%)221,“»"
1 z z
Q o o
5 : -



764.1 7186

16.2 141.2
-293

—420.3
—-294

—-706.7 £522
-977.0 —-10225 =]

—4350

77

80.8 kNm BTN 221.6 kNm

>
4350 m(/%/_,& o 441

z
33042 KN
A=y

7926 kN

5580 kN

Figura 5.4 — Diagramas de momento fletor e esfor¢os cortantes no portico

5.1.1.4 Armadura positiva de flexao

Com as reacdes mostradas, podemos entdo comecar o dimensionamento da
travess. ApoOs algumas tentativas, verificamos que a dimensdo de 0,7 metros por 1
metro atende bem aos esforcos solicitantes, portanto segue a marcha de célculo para o

dimensionamento da travessa.

Armadura de Flexdo

Dados de projeto:

fck = 35 MPa fed = 25000 kN/m2
fyk = 500 MPa fyd = 434782,61 kN/m2
Msd = 1,4 x919,8 =1287,72 kN.m d = 0,08m
h=1m
d =092m

Determinacéo da posicéo da linha neutra
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Antes de iniciarmos o calculo da LN, geralmente denotada pela letra x, devemos
adotar um “d”, distancia entre a fibra mais comprimida até o CG da armadura
tracionada, para um pontapé inicial adotaremos d = 0,92 m, isso nos da um d’,

diferenca entre a altura total da secdo menos a distancia d, igual a 0,08 m.

=125d [ 1- |1 Ma
=4 0,425 by d2f,q

1287,72
0,425 x 0,7 x (0,92)2? x 25000

x=1,25x%x092 1—\/1

x=0,125m
Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacao x < xs,, logo:
x=0,125m < x3, = 0,628d = 0,578 m OK

, ipe ~ . ~ A . ~ X
Além desta verificacdo, a norma ainda prevé a obediéncia da relacao ==

0,136 < 0,45, que também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.
A viga nao esta no dominio 4 e nao necessita de armadura dupla, a ruptura sera
ductil e a armadura econdémica. Calcula-se, entdo, a armadura A, necessaria para esta

solicitacdo, segundo a equagao como segue:

A, = Ma
* 7 Fyq (d—0,4x)

. 1287,72
S~ 434782,61 (0,92 — 0,4 X 0,125)

Ag = 0,003405 m? = 34,05 cm?

Porém, a norma prevé uma armadura minima. Logo:

As,min = Pmin A¢

Pmin = 0,164%
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A, =byh=07%x1=0,7m?

portanto: Ag i, = 11,48 cm?®

Sendo As > Ag in, Utiliza-se o valor de A; = 34,05 cm?® para célculo do nimero
de barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 25 mm. Este
possui uma area de sec¢&o transversal de A, = 4,91 cm®. O nimero de barras é dado
por:

Ag 34,05
Nparras = E = 491

= 6,94 barras
Adotamos 7 barras de 25mm, As = 34,37 cm2.
Como nosso aparelho de apoio foi dimensionado para absorver cargas de

impacto e a fadiga, ndo ha necessidade da verificacdo da fadiga na travessa e

tampouco na infraestrutura. Desta forma, As = 34,37 cm2.

5.1.1.5 Armadura negativa de flexao da extremidade

Seguindo a mesma marcha de célculo do tdpico anterior vamos calcular a

armadura negativa na extremidade do pértico, tendo como base Mg, = 1028,9.

Dados de projeto

fck = 35mpa fed = 25000 kN/m2
fyk = 500 mpa fyd = 434782,61 kN /m?2
Msd = 1,4x1028,9 = 1440,46 kN.m d = 0,08m
h=1m

d =092m
1,25d [ 1—- |1 Mo

x =1, - -

0,425 by d?*fq
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1440,46
0,425 % 0,7 x (0,92)% x 25000

x =1,25x%x0,92 1—\/1

x=014m
Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacao x < xs,, logo:
x=0,14m < x3, = 0,628d = 0,578 m OK

Além desta verificacdo, a norma ainda prevé a obediéncia da relagéo g =

0,152 < 0,45, que também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.
A viga ndo estad no dominio 4 e ndo necessita de armadura dupla, a ruptura sera
ductil e a armadura econdmica. Calcula-se, entdo, a armadura A; necesséria para esta

solicitacdo, segundo a equagdo como segue:

My
- F,q (d —0,4x)
1440,46
As = 13478261 (0,92 — 0.4 x 0,14)

Ag = 0,003835 m* = 38,35 cm?

As

Sendo Ag > Ag min, Utiliza-se o valor de A; = 38,35 cm?® para célculo do nimero
de barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 25 mm. Este
possui uma area de seg&o transversal de A, = 4,91 cm?. O ndmero de barras é dado

por:

_A; 3835

Nparras = @ 291 = 7,81 barras

Adotamos 8 barras de 25mm, As = 39,28 cm?2.
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5.1.1.6 Armadura negativa central de flexao

Seguindo a mesma marcha de célculo do tépico anterior vamos calcular a

armadura negativa central da travessa, tendo como base M, = 1758,6.

Dados de projeto:

fck = 35mpa fcd = 25000 kN/m2
fyvk = 500 mpa fyd = 434782,61 kN/m?2
Msd = 1,4 x 1758,6 = 2462,04 kN.m d = 008m
h=1m
d =092m
1,25d [ 1— |1 Yy
x =1, — -
0,425 by d?f.q

2462,04
0,425 x 0,7 x (0,92)2 x 25000

x=1,25x%x092 1—\/1

x=025m
Para que o dominio seja conhecido, considera-se a relacao x < xs,, logo:
x=025m < x3, = 0,628d = 0,578 m 0K

Além desta verificacdo a norma ainda prevé a obediéncia da relacéo 3 =0,27 <

0,45, que também é satisfeita, esta relacdo garante a ductilidade da viga.
A viga néao esta no dominio 4 e ndo necessita de armadura dupla, a ruptura sera
ductil e a armadura econdémica. Calcula-se, entdo, a armadura A necessaria para esta

solicitacdo, segundo a equagao como segue:

M,
" Fyq (d — 0,4x)
2462,04
As = 134782,61 (0,92 — 0,4 x 0,25)

As
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As; = 0,00651 m? = 65,1 cm?

Sendo Ag > Agmin, Utiliza-se o valor de A; = 65,1 cm? para célculo do nimero de
barras. Para isso, toma-se o diametro do aco CA-50 com bitola de 25 mm. Este possui

uma area de secéo transversal de A, = 4,91 cm?. O nimero de barras é dado por:

A, 651
Nparras = ﬂ = m = 13,26 barras

Adotamos 14 barras de 25mm, As = 68,74 cm?2.

5.1.1.7 Armadura de Cortante

Para o dimensionamento da armadura cortante utilizamos o modelo 1.

Vsq = esforco cortante solicitante na viga,

V.= parcela do esforco cortante que € absorvido pelo mecanismos

complementares da trelica;

Vrd2 = forca cortante relativa a biela comprimida do concreto

Vrd3 = maxima forca cortante resistente de calculo, relativa a ruptura da
diagonal tracionada;

V.,a = parcela do esforco cortante que é absorvido pela armadura;

As,, = area da armadura transversal;

S = espagcamento da armadura transversal, estribos.

Vsd < Vrd2 fck
Vieds = 0,27, (1 - ﬁ) 4. by.d
Vc = 0,09.3fckZ.bw.d Vrd3 = Vsw + Vc
Vsw = Vsd - Vc Agw Viva

S 39,2.d

Vsd = 1,4 x 1034,4 = 1448,16 kN
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35
Vraz = 0,27. (1 — ﬁ>.25000.0,7. 0,92 = 3738,42 kN

Vsd < VRdZ OK

Ve = 0,09.3/352.0,7.0,92 = 62,02 kN
Vsw = Vsd - Vc = 1448,16 — 62,02 = 1386,14 kN

Ag, 138614

— 2
S 3920092 Sottem

Para o espacamento temos:

Espacamento maximo entre ramos:

Vsd < 0,67.Vrd2, portanto S,,s, = 30 cm

Espacamento maximo entre ramos verticais:

Vsd > 0,2.Vrd2, portanto S;,,,s, = 35 cm com 2 ramos.

A escolha da bitola € dada por 5mm < @t < 30mm portanto @t=12.5mm

_ 1,252
G Abitola _ 2.1. 7 638
~ “Asw 3844 _ oom

Sreqr = 6 CcM

Por uma questdo de economia o dimensionamento ao cortante da travessa
deveria seguir o célculo da armadura por trechos, seguindo a mesma metodologia da
longarina (item 3.1.2), porém por se tratar de um elemento de suma importancia para a
estrutura, resolvemos adotar a distribuicdo da armadura cortante homogénea por toda

a travessa para a situacdo mais critica, garantindo a seguranga da mesma.
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5.2 Dimensionamento dos Pilares

De um modo geral, a infraestrutura de pontes é também composta por pilares,
estes tem a finalidade de transmitir os esforcos para as fundacdes. Neste projeto,
utilizamos pilares de secdo quadrada, para facilitar os calculos e combater melhor os

efeitos de flambagem em todas as diregdes.

5.2.1 Verificagéo a Flambagem

A verificacdo do indice de esbeltez de pecas comprimidas é de vital importancia
para um projeto, de modo que existe a real possibilidade da peca analisada, neste caso
o pilar, suportar as solicitagcdes pela sua secao e caracteristicas dos materiais, porém
entrando em estado de ruina devido as solicitacfes de flambagem. Para este projeto,
foi utilizado para o pior caso, um pilar de dimesdes 0,7 m x 0,7 m x 3,3 m, abaixo segue

a sua verificagéo.

Como o pilar é de secao quadrada temos:
l
A=A, =4= Te
em que:
A = indice de esbeltez da peca;
[, = comprimento equivalente do elemento comprimido, neste caso o pilar;

i = raio de giracado transversal.

Para uma secdao retangular ou quadrada temos:

=t 07 0,202
l=——=—== 0,
V12 V12

Segundo a norma NBR 6118 (ABNT 2014), no item 15.6, o comprimento

equivalente [, deve ser o menor dos valores obtidos pelas verificagdes:
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lo+h

le < hlaje hbloco
[ =1 —>2
ot

em que:
[, = distancia entre as faces internas dos elementos estruturais que vinculam o pilar;
h = altura da secéo transversao do pilar, neste caso 0,7 m;

[ = altura da secéo entre os eixos dos elementos estruturais o pilar esté vinculado.

{ 33+07=40m
33+005+05=385m
l,=385m
3,85
A=

0202 = 19,05

o <

De acordo com o item 15.8.1 da norma NBR 6118 (ABNT 2014), os pilares
devem respeitar o limite maximo de esbeltez menor ou igual a 200.

Pode-se classificar este pilar como pilar curto: 4 < 35.

5.2.2 Definigéo das Cargas

Similarmente a travessa, os pilares foram dimensionados na regido mais
solicitada, facilitando assim os calculos e garantindo a seguranca de toda a estrutura.
Como no tépico 5.1.1, utilizaremos a mesma regido de 14,5 m para a determinacéo das
cargas atuantes na estrutura. Depois de algumas tentativas, determinou-se que a
secdo que atende as solicitacdes de todos os carregamentos € um pilar de secéo
guadrada 0,7 x 0,7 metros. Para o dimensionamento da armadura dos pilares, foi

utilizado o método dos abacos, proposto por Montoya (Musso Junior, 2011).

5.2.3 Anélise do Pilar da extremidade

Dados:
N,; = 1558 x 1,4 = 21812 kN M, = 1028,9 x 1,4 = 1440,46 kN.m
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Para o pilar da extremidade observamos uma flexdo composta obliqua, devido
as cargas longitudinais e transversais a ponte. As cargas transversais foram obtidas
acima, desta forma, uma nova analise € necessaria, desta vez uma observacdo no
corte longitudinal da ponte aponta uma carga horizontal devido a frenagem de veiculos,

gue obteremos a segquir.
5.2.4 Carga de Frenagem no Pilar da extremidade

Segunda a NBR 7187, existe uma forca aplicada a superficie do pavimento
oriunda da frenagem de veiculos, desta forma a norma recomenda considerar esta

forca sendo a maior das duas consideracdes a seguir.

a) 5% do peso do carregamento do tabuleiro com as cargas méveis distribuidas

5
F1—15x5x30xm_112,5kN

b) 30% do peso do trem-tipo

30
F2=4 —=1 N
50><100 35k

Portanto Frrenagem = F2 = 135 kN

Desta forma a carga lateral devido a frenagem pode ser analisada como na

descricéao fisica da figura 5.5.
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|.7‘——‘
4455 |

Figura 5.5 - Carga de frenagem no pilar

Assim, utilizaremos:

M,y = 445,5 x 1,4 = 623,7 kN.m
5.2.5 Armadura longitudinal do Pilar da extremidade

Com todos os esforcos de projeto podemos dimensionar a armadura
longitudinal.

Ngg = 2181,2 kN.m M,y = 1440,46 kN.m My, = 623,7 kN.m

Entrando com os seguintes dados nos abacos, conseguiremos o0 parametro w:

Nd Msd Msd
vy = Mhd = —— Mbd =
Ted-AC Ted-Ac.h Teq-Ac.b
2181,2 1440,46 623,7
Vg=——"—5=021 Mhd=——->-—=020 Mbd =——--——=0,07
25000%0,72 25000%0,72%0,7 25000%0,72%0,7
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Para obtermos uma pilar com uma armadura longitudinal mais bem distribuida,
neste projeto utilizamos o abaco de flexdo composta obliqua com 12 barras, e como

v,; = 0,21 utilizamos o abaco abaixo.

V2.2 A 2‘*‘( V.8
8.4 2 /C \\
//// 7l e e & \\
. L/ X AN
VY% NN NN
0.2 '/(///Q/\\ \\\\\ﬁ\\\
KN AR RN
" A \‘.%‘\\ MM
/ //////,fr N AN
- LMY JRATRTRRANAN
IIMANAAN I o
& NIRNE ,,%r YN
NNNNNS S22/
e WINNNN SALIYN
NONNNNNEA
" NN\ #4777/
NN A
e N\
\\;/
o5 | Vatt o Vgeb6

Figura 5.6 - Abaco de flexdo composta obliqua com 12 barras, v, = 0,0 a v, = 0,6.

Como v, < 0,4 analisa-se o primeiro quadrante, entrando com os Mhd = 0,20 e

Mbd = 0,07 encontramos w = 0,54, como indicado na proxima figura.
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Vg=2.2

'l‘

2.3 1//17

8.2

"
8.1 // //
/

AN AN XA

2.a \i_

Figura 5.7 - Abaco para o pilar da extremidade.

AsXfyd

, assim As = 154,15 cm?.
Acxfcd

Com w podemos aplicar a equacdo w =

Do acordo com a NBR 6116 (ABNT, 2014) item 18.4.2 a bitola a ser utilizada

deve respeitar os seguintes limites.

> 10mm

1 1
0 S§Xb=§x700=87,5mm

Como no Brasil a fabricacdo prevé diametros nominais, serd adotado um

didmetro de @ = 32mm, assim teremos um novo numero de bitolas, sendo este:

As 154,15
Ag 8,04
As = 20 x 8,04 = 160,8 cm?

n= = 19,17 = 20 barras

Sera utilizada 5 barras de @ = 32mm em cada face do pilar central.
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5.2.5.1 Verificagao da Armadura longitudinal do Pilar central

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014) item 17.3.5.3 é apresentado as diretrizes
gue nos guiam para a determinacdo das armaduras minimas e maximas dos pilares de

concreto armado.

Ag min = 0,04% X Ac

Nd
Agmin = 0,15 X i > 0,04% X Ac

2181,2 , , ,
As,min = 0,15 X m = 7,53 cm” > 0,04% X Ac = 0,04% X 70 = 1,96 cm
Agmin = 7,53 cm? < As OK

Ag max = 8% X Ac = 8% x 702
Agmax =392 cm? > As OK
Portanto, adotamos:
As = 160,8 cm?

O espacamento deve ser igual em todas as 4 direcdes, sendo este:

b—@,—2Xx0,—2Xc
e = ! 4t nom — 11,85 cm

400 mm
<
Cl-mix = {2 X b =140 mm 0K

O espacamento minimo entre as faces das barras longitudinais deve ser

20 mm
S > { Q)l

1,2 X dypar

onde d,;4, € a dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo. Para este projeto,

utilizamos DMT = 19 mm, desta forma:
20 mm
51 = { 32mm
22,8 mm
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Para este projeto sl = 126,8 — 32 = 94,8 mm > 32 mm OK
Desta forma, nosso espacamento longitudinal sera:

e, =12,68cm

5.2.6 Armadura transversal do Pilar da extremidade

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), item 18.4.3 faz-se necessaria a
determinacdo da uma armadura transversal de pilares, para isto, leva-se em conta o

diametro nominal da bitola da armadura longitudinal e o tipo de a¢o a ser utilizado.

5mm
O 2 ix®l=8mm

Portanto, @; = 8 mm

O espacamento na direcao do eixo do pilar pode € determinada a seguir.

b =700 mm
12 X @; = 384 mm (para CA — 50)

e <

{ 200 mm

Portanto, e; = 20 cm.

5.2.7 Anélise do Pilar central

Dados:
Ngg = 3304,2 %X 1,4 = 4625,88kN M,; =80,8%x 1,4 =113,12kN.m

Seguimos entdo a mesma marcha de calculo do pilar da extremidade.
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5.2.8 Carga de Frenagem no Pilar Central

Segunda a NBR 7187, existe uma forca aplicada a superficie do pavimento
oriunda da frenagem de veiculos, desta forma a norma recomenda considerar esta

forca sendo a maior das duas consideragdes a seguir.

c) 5% do peso do carregamento do tabuleiro com as cargas méveis distribuidas

5
F1—15x5x30xm_112,5kN

d) 30% do peso do trem-tipo

30
= X —=
F2 =450 100 135 kN

Portanto Frrenggem = F2 = 135 kN

Desta forma a carga lateral devido a frenagem pode ser analisada da mesma

forma que foi feita para o pilar da extremidade.
Assim, utilizaremos:

My, = 4455 x 1,4 = 623,7 kN.m
5.2.9 Armadura longitudinal do Pilar central

Com todos os esforcos de projeto podemos dimensionar a armadura longitudinal
Ny, = 462588 kN M, = 113,12 kN.m My, = 623,7 kN.m

Entrando com os seguintes dados nos abacos, conseguiremos 0 parametro w:

vy = Nd Mhd = Msd Mbd = Msd
Ted-AC Ted-Ac.h Teq-Ac.b
Vg = 2B _ 038 Mhd = ———2 —=0,013 Mbd = ——2__ =0,07
25000x%0,7

25000x0,72x0,7 25000%0,72x0,7
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Como v, = 0,38 utilizaremos o0 mesmo abaco, figura 5.6, usado para o pilar da

extremidade.

Como v, < 0,4 analisa-se o primeiro quadrante, entrando com os Mhd = 0,013 e

Mbd = 0,07 encontramos w = 0, como indicado na préxima figura.

Vy=e-2

N
SRR
VAN

Figura 5.8 - Abaco para o pilar central

Asxfyd

Com w podemos aplicar a equagdo w = Acxfed

Assim, As = 0 cm? portanto utilizaremos A4s,,,.
min

Do acordo com a NBR 6116 (ABNT, 2014) item 18.4.2 a bitola a ser utilizada

deve respeitar os seguintes limites:

> 10mm

1 1
2, §§Xb=§><700=87,5mm

Como no Brasil a fabricacdo prevé diametros nominais, serd adotado um
didametro de @ = 12,5 mm, por se tratar de armadura minima, conseguindo assim, uma

boa distribuicdo da armadura no pilar.
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5.2.9.1 Verificagao da Armadura longitudinal do Pilar central

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014) item 17.3.5.3 é apresentado as diretrizes
gue nos guiam para a determinacdo das armaduras minimas e maximas, dos pilares de
concreto armado.

Agmin = 0,04% X Ac

Nd
Agmin = 0,15 X i > 0,04% X Ac

462588 , , ,
As,min =0,15 X W = 15,96 cm”® > 0,04% X Ac = 0,04% X 70° = 1,96 cm
Ag min = 15,96 cm? > As Utilizamos Ag min

Ag max = 8% X Ac = 8% x 702
Agmax =392 cm? > As OK

Ag min = As = 15,96 cm?

Calculando o nimero de bitolas e a area de aco final, tem:

_As_1596 .
Tl—A@— 1227 = arras

Para facilidade de execucdo, neste projeto adotou-se para o pilar central, 4
barras de @ = 12,5 mm em cada uma de suas faces.

As =16 X 1,227 = 19,63 cm?

O espacamento deve ser igual em todas as 4 dire¢des, sendo este:

= = 15,3
e 2 cm
400 mm
<
Cl-max = {2 X b =140 mm 0K

O espacamento minimo entre as faces das barras longitudinais deve ser:
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Sl>

0,

{ 20 mm
1,2 X dpax

Onde d,s, € a dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo, para este

projeto utilizamos DMT = 19 mm, desta forma:
20mm
S; = {12,5 mm
22,8 mm
Para este projeto sl = 126,8 — 22,8 = 103,2 mm > 32 mm OK

Desta forma, nosso espacamento longitudinal sera:

e, =153 cm

5.2.10 Armadura transversal do Pilar central

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), item 18.4.3 faz-se necessaria a
determinacdo da uma armadura transversal de pilares, para isto, leva-se em conta o

diametro nominal da bitola da armadura longitudinal e o tipo de ago a ser utilizado.

5mm
Oc 211 ¢, = 3,125 mm

4

Portanto, @, = 5 mm porém para facilidade de controle de material e sua oferta,

o pilar central utilizou o mesmo @, do pilar de extremidade.
@ = 8mm

O espacamento na direcéo do eixo do pilar pode é determinada a seguir.
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200 mm
e < b =700 mm
12 X @; = 150 mm (para CA — 50)

Portanto, e; = 15 cm.

5.3 Dimensionamento das Estacas

Existem véarios métodos que sdo utilizados para o dimensionamento das
estacas, dentre eles o método semimpirico de Aoki-Velloso (1975) e de Décourt-
Quaresma (1978), este ultimo foi o utilizado neste projeto. A norma NBR 6118 (ABNT,
2014) no item 7.3.3, nos esclarece que os métodos semimpiricos “relacionam
resultados de ensaios (tais como o SPT, CPT etc) com tensfes admissiveis ou tensfes
resistentes de projeto”. Este método leva em conta a resisténcia de ponta e a
resisténcia lateral da estaca.

Para este projeto foi utilizado como auxilio o ensaio de SPT executado na regido

de Ururai-RJ onde a ponte sera construida.
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SONDAGEM A PERCUSSAO

. Furo IN° SP- AV 02
Ururai - Campos dos Goytacazes
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Coordenadas em UTM - 24k WGS 84 Amostrador Padrdo - Didmefro Interno 34, 9mm Data Revestimento
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3 4 4 7 8 1
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2 média
270
3 4 5 7 10 | 5
4 4 6 3 10 11 4
5 6 6 12 13 5
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18 18
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Contato -22 - 90063273
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Figura 5.9 - Esnsaio SPT em Ururai-RJ.
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5.3.1 Coeficientes de Seguranca

E usual o célculo do coeficiente de seguranca, sendo este obtido através da

equacéo seguinte:
F = FpuFrxFaxFpw

onde:

Fp = Coeficiente de seguranca relativo aos parametros do solo (é 1,1 para o
atrito lateral; 1,35 para a resisténcia de ponta );

Ff = Coeficiente de seguranca relativo a formulagcédo adotada (1,0 );

Fd = Coeficiente de seguranca para evitar recalgques excessivos (é 1 para o
atrito lateral; 2,5 para a resisténcia de ponta );

Fw = Coeficiente de seguranca relativo a carga de trabalho da estaca (1,2 ).

Para a resisténcia lateral, temos:

Fs=11x10x10x12=1,3

Para a resisténcia de ponta, temos:

Fs=135%x10x25x%x12=4

5.3.2 Método semimpirico de Décourt e Quaresma

Para este projeto foram utilizadas, estacas pré-moldadas de concreto armado,
com diametro de 55 cm e profundidade de 17,45 m.

R, =4, X1,
em que:
R,= resisténcia de ponta da estaca;
A, = area da secdo transversal da ponta da estaca em metro quadrado;

1, = pressao de ponta.
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7 = C(N'spe)yp
em que:
(N'spt)p = valor médio do SPT de ponta, em N na profundidade, N superior e N inferior;
C = valor obtido por tabela. No nosso caso, como a camada da ponta € silte-argiloso,
C =200 kPa.

Como temos o ensaio SPT realizado na regido onde sera construida a ponta,

podemos obter (N',.),, como os dados do ensaio mostrados abaixo.

r, = 200 X 32 = 6400

_mX 0,552

R, 2 X 6400 = 1520,53 kN

Portanto, para um coeficiente de seguranca de ponta igual a 4 temos:

_ 1520,53

) ;= 380,15

Para a determinacao da resisténcia lateral temos:

Ri=UXLXnmn
em que:
R,= resisténcia lateral da estaca;
U = perimetro da secao transversal do fuste;
L = comprimento do fuste da estaca menos 1 metro devido ao bloco;

r; = pressao lateral em kPa.

(lept)l
3
Em que (N’S t) € o valor médio do SPT ao longo do fuste, nos atendo aos seguintes

Pty

r, = 10( +1)

limites:
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se{ N <3 - adotar N =3
N > 50 - adotar N = 50

16
r, =10 (?Jr 1) = 63,3

R, =m x0,55%X 16,45 x 63,3 = 1800 kN
Portanto, para um coeficiente de seguranca lateral igual a 1,3 temos:

1800
Rl ES W == 1384

O valor final da capacidade de carga da estaca pode ser encontrado com a

equacao a seqguir.
R = aR, + BR,
Como nossa estaca é pré-moldada e cravada, temos a = 8 = 1, portanto:

R=R,+R,
R = 380,15 + 1384 = 1764,15 kN

5.4 Dimensionamento dos Blocos de Coroamento

Os blocos de coroamento sao responsaveis por receber as cargas dos pilares e
transferir para as estacas. Optamos por calcular primeiramente as estacas, para que
com suas dimensodes, a determinacdo da geometria do bloco de coroamento fosse
facilitada. Para uma melhor distribuicdo dos esforcos recebidos dos pilares, optou-se
por uma estrutura de bloco rigido de concreto armado com 4 estacas. Neste projeto
utilizou-se o método de Bielas e Tirantes para a determinacdo das dimensdes do bloco

e suas armaduras.
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5.4.1 Método das Bielas Comprimidas

Em posse das caracteristicas das estacas e da forca normal solicitante podemos
iniciar o dimensionamento do bloco.

Dados;

@ =55cm
N,, = 1764,15 kN
Nsd = 4625,88 kN

Com isso podemos inicialmente calcular a largura a do bloco.

f/ \\.. S \.l
|' j | j
/”; /’;II
N S a p -~
Q
© ©
X RN
[ ' I 'Z
-__\\ '.__\\ y /
| i
—04
AﬁAﬁ ‘D—Af
L j 1E
a

Figura 5.10 — Dimensdes do bloco de coroamento

a=350+2x15
a=2225cm=225m
l=14m
Onde: a = largura do bloco
[ = distancia entre os eixos das estacas

ap = largura do pilar
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Para que o bloco seja considerado um bloco rigido, devemos obedecer a

seguinte restricao:

a—ap 225-70
h > 3 = 3 =51,7cm

Para o calculo da distancia entre a face superior do bloco e o CG da armadura
tracionada, d, recomenda-se obedecer a restricdo do angulo da biela 40 ou 45° < 6 <
55°, para este caso, fixamos 8 = 50°. Para um bloco de 4 estacas a equacédo que

define d é:

d=1tgl X (l?—\gap)
d =tg(50) x (1,4?—@0,7) = 0,89
4
/ \
d / \ h

L RN

fest y

o Wz | wze
1

i

Figura 5.11 - Determinacgéo da altura do bloco

Como a estaca é engastada dentro do bloco, aumentamos a altura do bloco em

5cm.
h=089+0,05=094 adotamos h=1m
Comoh=100cm > 51,7cm OK

Com isso chegamos as seguintes caracteristicas do bloco.

144



a=225m

h=1m
l=14m
d =89 cm

5.4.2 DIMENSIONAMENTO DO BLOCO CENTRAL
Como observamos anteriormente, as cargas atuantes no bloco central sé&o:

M,y = 445,5 X 1,4 = 623,7 kN

1,4
Nsq = 3301,2 X —~ = 1156,47 kN

O momento fletor atuante no bloco é considerado como um par de forcas que

juntas formam um binario:

N
e

Figura 5.12 - Acréscimo de esforco normal devido ao momento fletor.

A —623'7—4455kN
T T

Esta normal é divida para duas estacas, ja que em um bloco de 4 estacas séo 2

estacas que trabalham na mesma linha combatendo este momento fletor. Para cada

estaca, AZ—T = 222,75 kN
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O peso proprio do bloco pode ser calculado da seguinte maneira:

PP do bloco = 1 X 2,25% x 25 = 126,56 kN
126,56

PP do bloco em cada estaca = = 31,64 kN

A carga solicitante de projeto pode ser expressa pela seguinte soma:
Solicitante = 1156,47 + 222,75 + 31,64 = 1410,86 kN
As estacas quando trabalham em conjunto, perdem resisténcia pelo
agrupamento das mesmas, o modo mais pratico de avaliar esta perda € utilizando a
regra de Feld, que diz a resisténcia da estaca deve ser reduzida de tantos (1/16)
guantas forem as estacas vizinhas na mesma fila ou diagonal, para 4 estacas a perda é
de 18,75%, portanto a forca resistente em cada estaca é calculada abaixo.

Resisténcia de cada estaca = 1764,15 x 81,25% = 1433,37

Rs < Rr
1410,86 < 1433,37 OK

5.4.2 Armadura de tracéo do Bloco Central

Ns = 1410,86 kN

Calcularemos as tensfes das bielas do bloco, junto ao pilar e junto a estaca
respectivamente, para verificarmos se o0 concreto resiste ao esmagamento das bielas a

tracao.

Sdatl e 196 <21 % fed = 2,1 X 20 = 3kN/em? 0K
. = = = X = X — =
Ocbiela = 4 cen?0 70 x 70 x 0,587 Axfed =21x7 fem
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= Ns = 1410,86 =1,01 < 0,85 % d—085><2’0—121kN OK
9ebl = Ao x sen?0 237576 X 0,587 85 X fed =085 x 1 = 121203

Como o concreto resiste a0 esmagamento a tracéo, basta calcularmos a carga

T’ e a armadura de tragéo.

_ Ns _ 1410,86
~tgh  tg(50)

= 1183,85 kN

2
T’ =§><T = 837,11 kN

T' 837,11

Ast = — =
T Fyd T 435

= 19,24 cm?

_ 19,24

Para @ = 25 mm 0

= 3,92 barras = 4 barras

As,min = 0,15% X b X h = 0,15% X 55 x 100 = 8,25 cm?
As,min < Ast OK
As = 4 X AQ = 19,64 cm?

5.4.2.2 Armadura cortante do Bloco Central

Podemos continuar seguindo a marcha de calculo do método das bielas para
dimensionar a armadura ao cortante do bloco.

A dispensa de armadura transversal para a for¢ca cortante € permitida se:
Vsd < Vrdl
A verificacdo do esforco cortante é feita numa secao de referéncia S2, distante
“d/2” da face do pilar.

Vsd = 1410,86

Vrd, = 1,4 Xk X (1,2 + 40 X p) X bw X d
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2 kN
Tra = 0,0375 X fck3 = 0,0401—

k=16-d=071>1 portantok =1
2 X Ast + Ast 2 X 19,64 + 19,64
p= = =0,03
bw x d 225 %X 89
Vrd, = 0,0401 x 1 X (1,2 4+ 40 x 0,03) X 225 X 89 = 1927,21 kN » Vsd OK

Portanto ndo é necessaria a armadura cortante.

5.4.2.3 Armadura de pele do Bloco Central

Asp =0,1% X b X h emcada face
b=0Q.+2t=55+2x15=85cm
Asp = 0,1% x 85 x 100 = 7,23 cm?

Para @ = 1,25 cm:
7,23
)
As = 7,36 cm?

n= = 5,89 = 6 barras

5.4.2.4 Armadura de suspenséo do Bloco Central

P

ASoup = 1,5xn X fyd

onde,
P = Nsd em kN;
n = numero de barras para armadura de suspensdo do bloco, para este projeto

estipulou-se n = 4.
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fyd = tenséo de escoamento do aco em kN/ cm?.

e 141086 .,
Ssup T T5x4ax43s5 M

Para @ = 1,25 cm, 4@ = 4,91 cm?, portanto atende, desta forma As = 4,91 cm?

5.4.2 DIMENSIONAMENTO DO BLOCO DA EXTREMIDADE

Como observamos anteriormente, as cargas atuantes em nosso bloco mais

solicitado sao:

Mgy, = 3824 x 1,4 = 535,36 kN
Mgy, = 445,5 x 1,4 = 623,7 kN

1580
NSd == T = 395 kN

No pior caso, o acréscimo M é afetado pelos momentos nas duas direcdes,
portanto:

535,36
Arl = T4 = 382,4 kN

Ar2 = 623’7—4455k1v
re=Ty T

)

Ar = Arl + Ar2
Para cada estaca Az—r = 191,2 + 222,75 = 413,95 kN

O peso proprio do bloco pode ser calculado da seguinte maneira:

PP do bloco = 1 X 2,25% x 25 = 126,56 kN
126,56

PP do bloco em cada estaca = = 31,64 kN
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A carga solicitante de projeto pode ser expressa pela seguinte soma:
Solicitante = 395 + 413,95 + 31,64 = 840,59 kN

As estacas quando trabalham em conjunto, perdem resisténcia pelo

agrupamento das mesmas, para 4 estacas, a perda é de 18,75%, portanto a forca
resistente em cada estaca é calculada abaixo.

Resisténcia de cada estaca = 1433,37 kN

Rs < Rr
840,59 < 1433,37 OK

5.4.3 Armadura de tracdo do Bloco da Extremidade

Ns = 840,59 kN

Calcularemos as tensdes das bielas no pilar e no bloco para verificarmos se o
concreto resiste ao esmagamento das bielas a tracao.

__AxNs __4x84059 =117 < 2,1 X d—21><2'0—3kN 2 0K
Tebiela = 4 sen?8 70 x 70 x 0,587 X fed = 21X =3kN/cm

)

= Ns = 840,59 = 0,60 < 0,85 X d—085><2'0—121kN OK
Tebl = Yo x sen?6 2375760587 ’ fed =0, 1,4 "7 cm?

)

Como o concreto resiste ao esmagamento a tragdo, basta calcularmos a carga e
a armadura de tracao.

=N 84059 kN
“tgd  tg(50) ’
V2

T' = 7>< T = 498,75 kN
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ast = =B 14 47 em?
U T Fyd T Tazs o em

Para @ = 25 mm n= %;7 = 2,34 barras = 3 barras

As,min = 0,15% X b X h = 0,15% X 55 x 100 = 8,25 cm?
As,min < Ast OK
As =3 X AQ = 14,73 cm?

5.4.3.1 Armadura cortante do Bloco da Extremidade

Podemos continuar seguindo a marcha de calculo do método das bielas para

dimensionar a armadura ao cortante do bloco da extremidade.

Vsd = 840,59 kN

Vrd; = 1,4 Xk X (1,24+ 40 X p) X bw X d
2 kN
Trq = 0,0375 x fck3 = 0,0401 —
cm
k=16—-d=071>1 portantok =1
2xX14,73 + 14,73 0026
225 x 89 o
Vrd, = 0,0401 X 1 % (1,2 + 40 x 0,026) X 225 x 89 = 1798,8 kN >» Vsd OK

p=

Portanto ndo é necessaria a armadura cortante.

5.4.3.2 Armadura de pele do Bloco da Extremidade

Asp =0,1% X b X h emcada face
b=0Q.+2t=554+2%x15=85cm
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Asp = 0,1% x 85 x 100 = 7,23 cm?

Para @ = 1,25 cm:

7,23

n=——=>5,89 = 6 barras
Ag

As = 7,36 cm?

5.4.3.3 Armadura de suspenséo do Bloco da Extremidade

P
1,5xn X fyd

Assup =
onde,
P = Nsd em kN;
n = namero de barras, para este projeto estipulamos n = 4 barras para armadura de
suspensao do bloco;
fyd =tens&o de escoamento do ago em kN/ cm?.

840,59

— 2
15xax435 >e2cem

Assup =

Para ¢ = 1,25 cm, 40 = 4,91 cm?, portanto atende, desta forma As = 4,91 cm?

5.5 Ressalvas quanto ao dimensionamento das vigas travessa,

pilares, blocos de coroamento e estacas.

O dimensionamento da viga travessa, dos pilares, blocos de coroamento e
estacas abrangeu apenas a zona central da ponte, ou seja, 0os elementos da

extremidade onde se situam as cabeceiras da ponte ndo foram dimensionados. Tal
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decisdo possui dois bons argumentos: primeiro que, analisando a disposicdo dos
elementos estruturais, nota-se que as solicitacdes nessa zona S4o muito menores que
na parte central, devido a menor area de contribuicdo. Ndo ha a inclusdo de novas
cargas na extremidade, pois, por exemplo, um problema poderia ser o pilar da
extremidade estar sujeito ao empuxo do solo. Porém, este ndo existe, ja que é
absorvido pela contencdo em Terra Armada. O outro argumento é que tal
dimensionamento seguiria a mesma marcha ja adotada, ou seja, nada acrescentaria de
novo. Vale ressaltar que para um projeto real, o dimensionamento tanto da extremidade
guanto da parte central sdo necessarios por questdes de economia e por questdes
técnicas, como novas cargas e elementos. Enfim, adotou-se a mesma armadura e
dimensodes dos elementos da infraestrutura tanto para a zona central como para a zona

da extremidade, sem prejuizo a seguranca da ponte.

ANEXO

Todas as plantas deste trabalho, inclusive a representacdo em 3D da ponte,
podem ser encontradas no DVD em anexado. Em caso de extravio do DVD ou dano
gue impeca sua leitura, nos colocamos a disposi¢cado para enviar gratuitamente a copia

destes, segue o0 contato: Alexandre (o-alexandre@live.com) e Rodrigo

(rpierott@gmail.com).
No link abaixo se encontra estes arquivos hospedados na internet, onde podem

ser baixados para consulta.

https://www.dropbox.com/s/h5u79eekir7k5dc/Plantas.rar?dl=0

153


mailto:o-alexandre@live.com
https://www.dropbox.com/s/h5u79eekir7k5dc/Plantas.rar?dl=0

CAPITULO 6 — CONSIDERACOES FINAIS

Todas as consideracbes, metodologias e dimensionamentos contidos neste
projeto final seguiram as suas respectivas normas. Como ja citamos anteriormente, 0s
dimensionamentos contidos neste documento foram baseados somente no Estado
Limite Ultimo (ELU). Realizamos a analise da estrutura em geral de maneira segura e
conservadora, porém dedicamos também parte do tempo analisando questbes de
facilidade de execucéo e tentando evitar o superdimensionamento.

Concluimos também que as normas brasileiras atuais abrangem grande
conteudo para o dimensionamento de uma ponte em concreto armado. Porém,
sentimos dificuldade de encontrar conteddo mais especifico relacionado a pontes nas
normas atuais brasileiras, tais como: analise de transversinas, consideracdes de trem-
tipo e normatizagéo para aparelhos de apoio. Para concluir estas etapas, recorremos a
normas internacionais.

A utilizac&o de softwares como AutoCAD e Ftool foi de suma importancia para o
desenho de plantas e calculo de reacées. Também concluimos que a utilizacado de
softwares variados que auxiliem no dimensionamento de estruturas € muito valido, por
tratar a estrutura em metodologias mais precisas e complexas. Sentimos falta de uma
analise de cargas mais aprofundada que um software mais abrangente poderia nos
proporcionar. Porém, percebemos a grandiosa importdncia do engenheiro como
principal protagonista na elaboragcdo do projeto, tendo em vista sua competéncia e
conhecimento necessario em todas as etapas de dimensionamento, assim como seu
bom senso em analisar a estrutura.

Concluimos este projeto com a convic¢gdo da suma importancia do mesmo para
nossa formacdo profissional. Todas as etapas deste complexo projeto sé nos
acrescentaram conhecimentos. Desta forma, engrandecidos e satisfeitos, chegamos ao

seu final. Sendo assim, agradecemos.
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