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Resumo

O presente trabalho insere-se no dmbito do Trabalho Final de Mestrado (TFM), em
Engenharia Civil no ramo de Estruturas do Instituto Superior de Engenharia de Lisboa (ISEL). O
trabalho intitulado de “ Projeto de Execugcdo de um Viaduto Rodoviario Construido Tramo a
Tramo”, orientado pelo Doutor Luciano Alberto do Carmo Jacinto, tem como finalidade a

obtencao do grau de Mestre em Engenharia Civil.

O trabalho é constituido por, pecas escritas e pecas desenhadas. Nas pecas escritas
esta presente a memoria descritiva e justificativa, os calculos justificativos e anexos de calculo.
Nas pecas desenhadas estdo presentes os desenhos de dimensionamento geral, desenhos das

armaduras e pormenores construtivos.

No projeto do viaduto foram tidas em conta as condicionantes da orografia do terreno
bem como as carateristicas do solo, zona sismica, o tracado e localizagdo do viaduto. A sua
concecdo consiste em solu¢gdes e métodos construtivos comuns. O projeto foi elaborado
respeitando a legislacdo em vigor, que inclui a regulamentacdo nacional, nomeadamente o
Regulamento de Seguranca e Acdes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA) e o
Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforcado (REBAP), como também normas
europeias, o Eurocédigo 2 (EN-1992-1-1), o Eurocddigo 7 (EN-1997-1) e o Eurocédigo 8 (EN
1998-5), garantindo deste modo a funcionalidade, durabilidade e a segurangca para 0s
utilizadores.

A andlise estrutural foi efetuada com recurso ao programa de calculo automatico
SAP2000 e a verificacdo da seguranca da estrutura foi realizada recorrendo ao software,
Microsoft Excel.

Palavras-chave: Viaduto rodoviario, Projeto de execugdo, Pré-esfor¢o, Betdo, Betao

armado, Tramo a tramo, Pilares, Tabuleiro, Encontros, Estados limites.






Abstract

This work is part of the Master Final Work in Civil Engineering in Structures branch of the
Instituto Superior de Engenharia de Lisboa. The purpose of this work entitled as “Final Design of
a Road Viaduct built Span by Span”, guided by PhD. Luciano Alberto do Carmo Jacinto, is to
obtain the Master degree in Civil Engineering.

This document consists in two parts, written parts and drawn parts. Written parts include
the descriptive and explanatory report, the explanatory calculations and the calculation
attachments. Drawn parts include the general dimensioning drawings, reinforcement drawings
and constructive details.

The orography conditioning of the ground, as well as the soil characteristics, the seismic
zone, and the layout and location of the viaduct was considered in the project. The project was
made according to the current legislation, including the national codes, namely the Safety
Regulations and Measures for Buildings and Bridges Structures and the Regulation of Reinforced
and Pre-stressed Concrete Structures, as well as the European standard, the Eurocode 2 (EN-
1992-1-1), the Eurocode 7 (EN-1997-1) and the Eurocode 8 (EN 1998-5). Therefore, the bridge

functionality, durability, and safety are guaranteed.

The structural analysis was made using the SAP2000 automatic calculation program

software and the safety verification of the structure was made using the Microsoft Excel software.

Keywords: Road viaduct, Final design, Prestress, Concrete, Reinforced concrete, Span
by Span, Piers, Deck, Abutments, Limit States.
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Capitulo |

Introducéao

1.1 Enquadramento do Tema

O presente documento refere-se a memoéria descritiva e justificativa de um “Projeto de

Execucéo de um viaduto Rodoviario Construido Tramo a Tramo”.

Na definicho e escolha das solu¢bes estruturais foram consideradas todas as
condicionantes, nomeadamente o tracado a respeitar pela obra de arte, a construcdo existente,
as acOes atuantes na estrutura, as propriedades dos materiais utilizados e as carateristicas do

solo de fundacgé&o.

A obra de arte em estudo ndo serd concebida na realidade, porque este projeto trata-se
da continuagdo de um trabalho desenvolvido no &mbito de uma disciplina de mestrado. Esta
unidade curricular designa-se por Pontes e Viadutos e nela foi desenvolvido um estudo prévio

da obra em estudo, dando assim continuidade para o projeto de execucao.
1.2 Objetivos

O projeto em estudo tem como objetivo dimensionar um viaduto rodoviario em betdo
armado pré-esforcado, ao nivel do projeto de execuc¢do. O viaduto tem como finalidade transpor
um vale. Nesse mesmo vale existe uma pequena constru¢cao que ndo pode ser demolida sendo

esta uma das condicionantes.

O projeto tera de verificar a seguranga prevista nos regulamentos, cumprindo os niveis de

funcionalidade, fiabilidade e durabilidade especificados
1.3 Estrutura do Projeto

Este trabalho esta dividido em quatro capitulos. O primeiro capitulo refere-se a introducao.

Onde se aborda o enquadramento do tema, os objetivos e a estrutura do projeto.

No segundo capitulo apresentam-se as solucdes estruturais definidas para a realizacéo
da obra de arte, os materiais utilizados, as ac6es e combinacdes aplicadas no dimensionamento,

0s modelos de célculo utilizados e o processo construtivo a aplicar na obra de arte.



No terceiro capitulo apresentam-se os calculos justificativos, que se inicia com o célculo
do pré-esforco, dando lugar depois ao céalculo longitudinalmente e transversalmente do tabuleiro.
Com o tabuleiro calculado inicia-se o célculo dos pilares e suas fundac6es, dos encontros e
respetivas fundaces e por fim os aparelhos de apoio e juntas de dilatacao.

No quarto e Gltimo capitulo estéo presente as conclusdes e séo indicadas a listagem dos
anexos de calculo (em CD) e das pecas desenhas.



Capitulo I

Descricao da Estrutura e Critérios
de Dimensionamento

2.1 Condicionantes do Projeto

O viaduto rodoviario em estudo situa-se na zona sismica A do Regulamento de Seguranca
e Acdo (RSA), localizado na regiéo sul de Portugal, sendo um projeto que pertence a classe de
pontes I. O mesmo foi desenvolvido tendo em conta as condicionantes existentes,
nomeadamente a obrigatoriedade de respeitar o projeto viario, a construcao presente no vale, as
condi¢cdes geolbgicas do terreno, com se pode observar na Figura 2-1, bem como toda a

legislagéo aplicavel.

RASANTE -

Figura 2-1 - Perfil do vale.



2.1.1 Localizagéo e Principais Carateristicas da Obra de Arte

O viaduto rodoviario situa-se na regiao sul de Portugal, correspondendo a zona de Lisboa.

De acordo com a Figura 2-2, o viaduto desenvolve-se numa extenséo de 311,600 metros,
situado entre os Km 0+916,475 e o Km 1+228,075.

VIR N - . . . . L. . . . — [
km 04900 o 1o.c 12e 14000 1+100 14200 Longors

Figura 2-2 - Viaduto em planta.
Em perfil, a rasante apresenta um trainel constante de 1,5% e em planta a diretriz

apresenta um elemento reto como se pode observar na Figura 2-3.

311.600
37,800 ; 41.000 ) 41,000 ! 41,0400 " 41.000 " 41.000 ! 41,000 L 32,800
- 1.5% RASANTE,

Figura 2-3 - Viaduto em perfil.
O perfil transversal do viaduto representado na Figura 2-4 € composto por uma faixa de

rodagem, com dois sentidos de trafego.

Uma faixa de rodagem com 7,00 metros, bermas com 1,00 metros e passeios de servi¢o

com 1,10 metros. A seccéo transversal tem largura total de 11,20 metros.

11.200

1100 | 1.000 | 3.500 | 3.500 [ 1.000 _|_ 1.100
| | | |

BETUMINOSO (e=0.08 m)
2.5% /_ 2.9%

—

Figura 2-4 - Perfil transversal do viaduto - sec¢ao corrente.



2.1.2 Condi¢cdes Geolodgicas

Em termos geolégicos, o solo do vale é constituido por trés estratos (Figura 2-1). O
primeiro estrato corresponde a uma camada terra vegetal de cobertura, o segundo a siltes e
saibros muito alterados e por fim granitos pouco alterados a sdos. Para testar a resisténcia do
terreno foi realizado um ensaio SPT sendo que, para o primeiro estrato o indice de resisténcia a
penetracdo (NSPT) é inferior a 20, para a camada litolégica seguinte o valor estd compreendido
entre 20 e 40, por fim, para o estrato composto por granito o NSPT é superior a 60.

Com a presente litoestratigrafia, verifica-se que ha necessidade de recorrer a fundacées
indiretas devido a profundidade a que se situa o estrato de granito (mais de 8 metros),
nomeadamente na zona mais profunda do vale, sendo que nas zonas mais extremas serao

usadas fundacdes diretas, pois o0 estrato de granito ndo esta tdo profundo (menos de 8 metros).
2.1.3 Zona Sismica

O viaduto localiza-se na zona sismica A do RSA e o dimensionamento & a¢do sismica é
feita de acordo com os espetros de resposta do mesmo regulamento para a¢des tipo 1 e 2 num

terreno tipo Il

Os espetros de resposta sdo apresentados no anexo U.

2.2 Carateristicas Gerais da Obra de Arte

2.2.1 Condicdes Gerais

A solucédo proposta para o viaduto garante beneficios econdémicos e de seguranca,

respeitando sempre as condicionantes impostas ja descritas anteriormente.

O viaduto é constituido por dois encontros e por catorze pilares alinhados dois a dois,
sendo que estes pilares suportam um tabuleiro de seccdo em =z . Os pilares foram concebidos
de modo a garantir o maior afastamento entre os obstaculos fisicos existentes, nomeadamente
a construgdo existente. Os pilares do viaduto foram dimensionados para serem da ordem de

grandeza da altura do vale por raz6es econémicas e estéticas.

Os encontros sao do tipo perdido, favorecendo a integracéo paisagistica do viaduto em

virtude do baixo impacto ambiental.
2.2.2 Materiais

Os materiais adotados no projeto de execucdo do viaduto sdo:
Betdes:

e Tabuleiro e Pilares: NP EN 206-1:C35/45.54.XC4(P).D25.Cl 0,20;
e Encontros e Fundacfes: NP EN 206-1: C30/37.54.XC4(P).D25.Cl 0,20;
e Regularizacdo das fundac¢des: NP EN 206-1: C16/20.S4.XC4(P).D25.Cl 0,20.



Agos:

e Aco passivo: A500 NR;
e Aco de Pré-esforco: Y1860 S7.

2.2.3 Tabuleiro

A seccao transversal do tabuleiro adotado é composto por duas almas na direcao
longitudinal e por um banzo superior, denominado de sec¢do em 7, com almas de 0,60 metros
de espessura e 2,60 metros de altura. Esta solucdo apesar de ser economica tem pouca

resisténcia a momentos negativos, limitando os vaos sensivelmente a um méximo 50,00 metros.

Para o presente viaduto consideram-se trés seccdes com carateristicas diferentes. A
seccao corrente, que se encontra a meio dos vaos e duas seccdes na zona de apoio sobre os

pilares e encontros, devido ao alargamento da sec¢éo da alma.

O viaduto possui um vao corrente de 41,00 metros e com 0s vaos extremos de 32,80

metros. A secc¢do do tabuleiro é em betdo armado pré-esforcado.

O tabuleiro respeita as normas de seguranca rodoviaria, bem como a seguranca de

pedes que circulem nos passeios.
2.2.4 Pilares

O viaduto é composto por sete alinhamentos de pilares tal como mostra a Figura 2-5,
pilares de seccéo circular de 2,40 metros de diametro e altura variavel. O afastamento entre eixo

de pilares é de 4,40 metros.

O pilar P1 possui uma altura de 26,00 metros e o tipo de ligagao ao tabuleiro é rotulado,
o pilar P2 possui uma altura de 35,00 metros, o pilar P3 de 43,00 metros, o P4 de 48,00 metros,
0 P5 de 37,50 metros, o P6 de 28 metros e possuem ligagdo monolitica ao tabuleiro, por fim o

pilar P7 tem uma altura de 18 metros e o tipo de ligagéo é rotulado.

Figura 2-5 - Pilares do viaduto.

2.2.5 Encontros

O viaduto é composto por dois encontros, o encontro E1 e o E2. Estes possuem uma
boa integracéo ambiental e séo do tipo perdidos. Os encontros E1 e E2 possuem alturas distintas,
13,30 metros e 11,90 metros, respetivamente, e sdo ainda compostos por espelho, viga de

estribo, dois gigantes assentes em duas sapatas isoladas e muros de avenida.



2.2.6 FundacoOes

O viaduto possui dois tipos de fundacdes, as fundacdes diretas e as fundac¢des indiretas.

As fundacdes diretas assentes sob a forma de sapatas encontram-se junto aos encontros,
nomeadamente sob os pilares P1, P6 e P7. Enquanto os restantes pilares assentam sobre

fundacg®es indiretas, nomeadamente um macico de encabegamento das estacas.

As fundagbes diretas sob a forma de sapatas encontram-se nos encontros E1 e E2 e sob os
pilares P1, P6 e P7, sendo os restantes pilares assentes sobre fundacdes indiretas.

As sapatas dos encontros E1 tém uma geometria de 8,00x4,50x1,50 metros e a do
encontro E2 possuem uma geometria de 7,70x4,50x1,50 metros, sendo que a dimensao

corresponde a largura longitudinal, largura transversal e altura respetivamente.

Os pilares P1, P6 e P7 assentam sobre sapatas de geometria igual, 13,00x7,00x3,00
metros. Os restantes pilares assentam sobre um macico de encabecamento com

12,10x5,50x2,50 metros, que descarrega sobre 8 estacas com didmetro de 1,10 metro.
2.2.7 Pormenores Construtivos

O viaduto possui passeios que séo limitados por uma viga de bordadura e pelo lancil que
suporta a guarda de seguranca. O seu revestimento é realizado através de betdo de
regularizac@o. Nos passeios serdo instalados tubos de servi¢o, 2 tubos de 90 milimetros e 3
tubos de 40 milimetros em polietileno, para futuras passagens de cablagem. O revestimento dos
passeios é efetuado com uma betonilha esquartelada de 0,02 metros de espessura minima. Os
guarda corpos sdo compostos por um corrimdo em aco apoiados em montantes em acgo

aparafusados a viga de bordadura.

O revestimento betuminoso tem uma espessura de 0,08 metros, incluindo a camada de

desgaste. E com inclinagdes de 2,5% para garantir a drenagem das aguas.

2.3 Critérios de Verificacao da Seguranca
2.3.1 Acbes

As acdes consideradas na verificacdo da seguranca estrutural do viaduto dividem-se em
acOes permanentes e acdes variaveis. As acdes permanentes consideradas foram: o peso
préprio da estrutura, a restante carga permanente, o pré-esforco, a retracdo, a fluéncia e o
impulso dos solos. E as agdes varidveis foram: a sobrecarga rodoviaria linear e uniforme, a
sobrecarga pedonal, o veiculo tipo, a variacdo uniforme e diferencial de temperatura e a agéo

sismica. A acdo do vento néo foi considerada por ndo ser condicionante.
2.3.2 Verificacao da Seguranca

Na verificac8o da seguranca foram tidas em conta as normas, nomeadamente para a

definicdo das acbes, das combinacBes e critérios considerados na seguranca da estrutura,



indicadas no Regulamento de Seguranca e A¢Bes em Estruturas de Edificios e Pontes (RSA).
No dimensionamento estrutural as normas consideradas foram o Regulamento de Estruturas de
Betdo Armado e Pré-esforcado (REBAP) e os Eurocodigos EC2:Parte 1, EC7:Parte 1 e
EC8:Parte 5.

Para o dimensionamento do tabuleiro foram considerados os casos mais condicionantes
para a estrutura do viaduto, nomeadamente os Estados Limites de Utilizag&8o e Estados Limites

Ultimos, que s&o abordados nos subcapitulos seguintes.

A seguranca dos pilares foi garantida considerando o estado limite Gltimo de flexao

composta com efeitos de segunda ordem e o estado limite Gltimo de esfor¢o transverso.

Os encontros foram dimensionados considerando o estado limite Gltimo de resisténcia

do solo e a seguranca aos estados limites Ultimos de equilibrio.
2.3.3 Estados Limites de Utilizacao

Os estados limites de utilizagdo séo de dois tipos: o estado limite de deformacéo e o
estado limite de fendilhacé@o que se divide no estado limite de descompressao e no estado limite

de largura de fendas.

No estado limite de descompressao € utilizada a combinacdo quase-permanente de
acOes. No estado limite de largura de fendas o é utilizada a combinacgéo frequente de ag6es.

Para o estado limite de deformacéo é utilizada a combinacéo frequente de agdes.
2.3.3.1 Combinacdes Efetuadas

Para a verificagdo da segurancga ao estado limite de fendilhagc&o do tabuleiro é efetuada

a combinacgdo quase-permanente de acdes e a combinacao frequente:

e Combinac&o Quase-permanente
m m
Eyp = D .Gy +Ep + D W5 xQ, (2.0)
j=1 i=1
Em que:

G, - Esforco resultante de uma agdo permanente, com o seu valor caracteristico;

E., - Esforco resultante da acéo do pré-esforco, com o seu valor caracteristico;

Q, - Esforco resultante de uma agéo variavel com o seu valor caracteristico;

v, - Coeficiente de reducgéo (y,) quase permanente.

e Combinacédo Frequente

Efeq = szk +Epy +, XQy +Zl//2i xQy (2.2)

j=1 i=2



Em que:
G, - Esforco resultante de uma ag&@o permanente, com o seu valor caracteristico;
E,, - Esforco resultante da acéo do pré-esforco, com o seu valor caracteristico;

Q. - Esforco resultante de uma agdo variavel considerada como acéo base da

combinacg&o, com o seu valor caracteristico;
Q, - Esfor¢o resultante de uma agéo variavel, com o seu valor caracteristico;
v, - Coeficiente de reducéo (v, ) quase permanente;

v,, - Coeficiente de reducéo (v, ) frequente.

2.3.4 Estados Limites Ultimos

A seguranca aos estados limites Ultimos € garantida através da seguinte condi¢c&o:
<R, (2.3)
Em que:

E, - Valor de célculo dos esforgos atuantes;

R, - Valor de calculo dos esforgos resistentes.

Neste projeto os estados limites Ultimos verificados sdo os seguintes:

e Flexao:

Mgy < Mg, (2.4)
Em que:
Mg, - Valor de céalculo dos momentos fletores atuantes;

Mg, - Valor de calculo dos momentos fletores resistentes.

e Esforgo transverso:

ed <Vrg (2.5)
Em que:
Vg, - Valor de célculo dos esforgos transversos atuantes;

Vg4 - Valor de célculo dos esforgos transversos resistentes.
2.3.4.1 Combinacdes Efetuadas

Para a verificagdo da seguranca dos pilares, encontros e funda¢des do viaduto, foram
utilizadas duas combinag¢des, com base no Regulamento de Seguranca e A¢des (RSA). Assim

para a verificacdo da seguranca para os estados limites ultimos sdo utilizadas as seguintes
combinagdes:



e Combinacdo Fundamental de A¢des

Ey =D 7e XGy +7p XEp + 7 X Gy + D Yoy X Wy X Qi (2.6)
i=2

j=1
Em que:

G, - Esforco resultante de uma agdo permanente, com o seu valor caracteristico;
E., - Esforco resultante da a¢&o do pré-esforco, com o seu valor caracteristico;

Q, - Esforgo resultante de uma acéo variavel considerada como agdo de base da

combinacdo, com o seu valor caracteristico;

Q, - Esforco resultante de uma acgéo variavel acompanhada da ac¢éo de base, com o seu

valor caracteristico;

7o - Coeficiente de seguranca relativo as ages permanentes;

7, - Coeficiente de seguranca relativo as agdes do pré-esforco;

Yo1 © 7o - Coeficiente de seguranca relativo as agoes variaveis;

v, - Coeficiente de redugéo (v, ) correspondendo a agéo variavel de ordem i.

e Combinacgao sismica
m n
E, = Zij +E5 +7o % A, +272i xQ, 2.7)
j=1 i=2
Em que:
G, - Esforco resultante de uma acdo permanente, com o seu valor caracteristico;

E., - Esforco resultante da a¢&o do pré-esforco, com o seu valor caracteristico;

A, - Esforco resultante de uma acgdo sismica, considerada como agéo de base da

combinac¢&@o, com o seu valor caracteristico;

Q, - Esforco resultante de uma agéo varidvel acompanhada da acéo de base, com o seu

valor caracteristico;

7, - Coeficiente de seguranca relativo as agdes variaveis;

v, - Coeficiente de reducéo (y,) quase permanente, correspondendo a acao variavel

de ordem i.
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2.3.5 Coeficientes Parciais de Seguranca e de Reducéo

Os coeficientes parciais de seguranca y e os coeficientes de redugéo y , utilizados nas

combinacBes de acdes acima descritas, que consistem em majorar as acdes e minorar as

propriedades dos materiais apresentam-se nos quadros seguintes:
2.3.5.1 Coeficientes Parciais de Seguranca

Os coeficientes parciais de seguran¢a segundo normas europeias, nomeadamente 0s

Eurocaédigos.
2.3.5.1.1 Dimensionamento Estrutural (STR)

A Tabela 2-1 apresenta os valores dos coeficientes parciais de seguran¢a das acdes

utilizados para dimensionamento estrutural.

Tabela 2-1 - Coeficientes parciais de seguranca das ag8es para dimensionamento estrutural.

Acdes Simbolo Efeito Desfavoravel Efeito Favoréavel
PP Ve 1,35
Permanentes RCP Vs 1,50 1,00
PE 7e 1,20
Variaveis 7a 1,50 0,00

2.3.5.1.2 Dimensionamento Geotécnico (EQU e GEO)

A Tabela 2-2 apresenta os valores dos coeficientes parciais de seguran¢a das acdes

utilizados para dimensionamento geotécnico.

Tabela 2-2 - Coeficientes parciais de seguranca das agfes.

~ 3 EQU GEO
Acéo Simbolo
Aequ Al A2

Desfavoravel 1,10 1,35 1,00

Permanente e
Favoravel 0,90 1,00 1,00
Variavel Desfavoravel 1,50 1,50 1,30

(exceto o 7o
sismo) Favoravel 0,00 0,00 0,00
Desfavoravel 1,50 1,50 1,50

Sismo 7q
Favoravel 0,00 0,00 0,00

Os coeficientes parciais de seguranca para as propriedades dos materiais sao indicados
na Tabela 2-3:
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Tabela 2-3 - Coeficientes parciais de seguranca para as propriedades do solo.

Propriedades . Geral Sismo
dos materiais Simbolo
M1 M2 MEe equ MEe,ceo
Angulo de atrito Vg 1,00 1,25 1,25 1,10
Peso volamico v, 1,00 1,00 1,00 1,00

Os coeficientes parciais de seguranca para as capacidades resistentes em estacas

moldadas sao indicados na Tabela 2-4:

Tabela 2-4 - Coeficientes de seguranca para as capacidades resistentes em estacas moldadas.

Resisténcia Simbolo R1 R4

Na ponta Yo 1,25 1,60

Lateral (compresséo) Vs 1,00 1,30
Total/combinada (compresséo) 7t 1,15 1,50

De acordo com o EC7, quando se trata de uma combinag¢do em que a agéo variavel
base ndo é a agdo sismica, aplicam-se as seguintes combinacdes de coeficientes para a AC1,

presentes na Tabela 2-5:

Tabela 2-5 - Combinagdes de coeficientes para AC1 — Exceto acéo sismica.

Estado limite altimo Combinacéo
EQU Ay "+"M2"+"R1
1 Al"+"M1"+"R1
Geral
2 Al"+"M1"+"R1
GEO
1 Al"+"M1"+"R1
Estacas
2 A2"+"M1"+"R4

De acordo com o EC8, quando se trata de uma combinacdo em que a agdo variavel

base é a acdo sismica, aplica-se as seguintes combinacdes:

Tabela 2-6 — Coeficientes das combinagdes para abordagem AC1 — Agédo sismica.

Estado limite altimo Combinacéo
EQU A"+"Mggqy "+"R1
GEO A"+"Me g0 "+"R1

Para a combinacdo sismica, utilizam-se os coeficientes parciais de seguranca da
resisténcia do solo tipo R1 devido ao carater instantaneo da acéo sismica e também nao é

exequivel diminuir tanto as resisténcias do solo.
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2.3.5.2 Coeficientes de Reducéao

Os coeficientes de reducéo aplicaveis as acfes variaveis apresentam-se na Tabela 2-7:

Tabela 2-7 - Coeficientes de redugao.

Acédo Variavel Vo 7 v,
VUT 0,6 0,5 0,3
VDT 0,6 0,5 0,3

Sismo 0,0 0,0 0,0
0,2
sc 0,6 0.4

0,0 (AVB: Sismo)

2.4 Modelos de Calculo

Para efetuar a analise dos esfor¢os presentes na estrutura, procedeu-se a elaboracéo de
trés modelos para andlises distintas, recorrendo a um programa de célculo automético,

nomeadamente o SAP2000.
I Modelo de Analise Longitudinal

O modelo é representado através de um elemento de barra, presente na Figura 2-6. Este

modelo tem como finalidade o dimensionamento do tabuleiro na direcéo longitudinal.

Figura 2-6 - Modelo de anélise longitudinal.

O elemento de barra € modelado com um apoio fixo no Encontro E1 e apoios méveis nos
pilares e encontro E2. No modelo foram aplicados os carregamentos relativamente ao peso
préprio do tabuleiro, as cargas equivalentes do pré-esforco, as restantes cargas permanentes,

sobrecargas longitudinais e a variacao diferencial da temperatura.
Il. Modelo de Andlise Transversal

O modelo de analise transversal representado na Figura 2-7 tem uma extensao de 41
metros, que representa o vAo corrente do viaduto. E encastrado nas extremidades ja que os
deslocamentos verticais sdo pequenos e existe uma simetria dos momentos nas secc¢fes do

tabuleiro em cima dos pilares.
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Figura 2-7 - Modelo de andlise transversal.

No modelo aplicou-se uma malha de elementos finitos de 0,5x0,5 metros, iniciando nas
extremidades com uma malha de 0,10x0,50 metros e junto as almas como outra de 0,20x0,50
metros. A malha foi dimensionada com estas diferen¢as de dimenséo pois nessas seccbes as
carateristicas geométricas do tabuleiro tém diferenca significativa e, desta forma tenta-se
aproximar ao maximo o modelo da realidade.

O modelo foi sujeito as a¢des provocadas pelo peso proprio do tabuleiro, as restantes
cargas permanentes, ao veiculo tipo e as sobrecargas nos passeios.

1. Modelo de Anélise Sismica

O modelo tridimensional, representado pela Figura 2-8, tem a finalidade do
dimensionamento dos pilares encontros e fundagfes. Os pilares estdo ligados ao tabuleiro

através da ferramenta constraints, do SAP2000, com restricGes mediante o tipo de ligacao.

,.-—o-—"'"'——-—dmr.d_#_ﬂ.

Figura 2-8 - Modelo de andlise sismica.
O modelo foi sujeito as acbes provocadas pelo peso préprio da estrutura, ao pré-esforco,

as restantes cargas permanentes, as sobrecargas longitudinais e a variacdo diferencial e

uniforme da temperatura.
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Com os valores dos esforcos atuantes obtidos através da analise destes trés modelos,
determinaram-se os valores de calculo dos esforcos através de combinacdes de acbes no

Microsoft Excel.

O Microsoft Excel foi igualmente utilizado para determinar os esforgos resistentes. Em que
sdo determinados os valores dos esforgos resistentes com a armadura adotada. Se os esfor¢os

atuantes forem inferiores aos esforgos resistentes, a verificacdo estd assegurada.

2.5 Processo Construtivo

O processo construtivo do viaduto é caraterizado pela betonagem in situ da estrutura, com
o tabuleiro a ser construido com o método tramo a tramo e com juntas de betonagem a um quinto

de vao.
Desta forma, o processo construtivo divide-se em 6 fases:
Fase I

Na primeira fase de construcéo é efetuada a implantacéo e definicdo da obra. Com esta
etapa realizada é efetuada a desmatagdo e decapagem do terreno com sensivelmente trinta
centimetros de profundidade. Inicia-se entdo a abertura dos caboucos para as fundactes
aplicando o betdo de regularizac@o. Nesta fase € de providenciar o corte, dobragem e aplicagédo
das armaduras das fundacdes e de realizar a cofragem e betonagem das mesmas. D&-se inicio
ao corte, dobragem, armacao, cofragem e a betonagem dos encontros E1 e E2, sendo que nédo
serd apenas construido o espelho, pois € necessario espaco para aplicar o pré-esforco. De
seguida inicia-se a armacéao, cofragem e betonagem dos pilares, sendo que, nesta fase, o pilar
P1 é o Unico que necessita de estar totalmente concluido, os restantes pilares estao parcialmente

construidos. Por fim, depois da descofragem dos encontros e do pilar P1, é executado a

montagem dos aparelhos de apoio nesses elementos.
Fase Il

A segunda fase dos trabalhos é iniciada com a execuc¢éo do primeiro tramo do tabuleiro.
Para isso inicia-se a colocagdo do cimbre mével e efetua-se a cofragem até um quinto do vao
seguinte. Simultaneamente realiza-se o corte, a dobragem e aplicagédo das armaduras ordinarias
e bainhas de pré-esforco. Procede-se a betonagem do tramo e a respetiva aplicagdo do pré-
esfor¢co. Com este tramo concluido termina-se a construgdo do encontro E1 e avanca-se na
construcdo dos restantes pilares. Com os trabalhos terminados no primeiro tramo e no pilar P2,

efetua-se a descofragem do tramo para se avangar com o cimbre mével para o tramo seguinte.
Fase lll/IV:

A terceira e quarta fase repetem-se do segundo ao sexto tramo, pois os procedimentos
séo idénticos ao realizado no primeiro tramo (Fase 1). Os trabalhos nos pilares vdo avancando

até a sua conclusdo.
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Fase V:

Com o sexto tramo concluido inicia-se a montagem do cimbre ao solo para a construcao
do sétimo e oitavo tramo. O oitavo tramo termina no encontro E2, e, apds a descofragem, inicia-
-se a desinstalacao do cimbre ao solo e a aplicagdo do pré-esforco.

Fase VI

Na Ultima fase construtiva procede-se a conclusdo do encontro E2, com os trabalhos
necessarios e efetuados para o encontro E1. Sdo executados os trabalhos de acabamentos,
montagem de equipamentos, lancil, viga de bordadora, preenchimento de passeios, guardas de
seguranca e guarda corpos. Termina-se com a colocacdo do tapete betuminoso, respetivas

pinturas no pavimento e aplicagdo da sinalizagao rodoviaria necessaria.
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Capitulo Il

Calculos Justificativos

3.1 Consideracdes Gerais

A verificag@o da seguranca do viaduto realiza-se de acordo com a regulamentagdo em

vigor, nomeadamente RSA, REBAP e as normas europeias presente no EC2, EC7 e ECS8.

Neste capitulo serdo apresentados as propriedades geométricas e o0s calculos

justificativos efetuados.
3.2 Propriedades Geométricas do Tabuleiro

O tabuleiro apresenta uma seccdao transversal em “ 7 ”, sendo constituida por duas almas
longitudinais e um banzo superior. As dimensdes da secc¢éo vao variando consoante a zona do
tabuleiro. A seccdo comeca a variar quando se aproxima da zona do pilar, nomeadamente, a

4,10 metros do eixo do pilar e do eixo do encontro.

Para efetuar a modelacdo no SAP2000 existiu a necessidade de criar trés tipos de secc¢des

diferentes, tal como se pode observar na Figura 3-1.

l $1 | 82 | 83 | 8 . 82 ! 1 l
| — :
‘ | ‘ :
‘ [ : | \ |
| [ \ | !

L,) | | | ‘ L,)
-~ | | | | -
) A | A
| ] | |
; o |
I | ' ‘ 1
\ | ‘ [

i i

Figura 3-1 - Variagdo da seccao transversal e nomeacéo das seccgoes.
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A diferenca entre as trés secfes é a largura da alma, que aumenta de 0,60 metros para

1,20 metros. A seccao 1 que esta representada pela Figura 3-2 é a seccédo corrente do tabuleiro.

11.200

2.450

|
- 2.450 4 6.300 i _:

2.600

.600 _{ {_ _I I_ 600

Figura 3-2 - Secc¢édo 1 ou secc¢do corrente.

As propriedades geométricas das seccdes do tabuleiro sao apresentadas na Tabela 3-1.

Tabela 3-1 - Propriedades geométricas das seccoes.

Propriedades Seccéo 1 Seccdo 2 Seccéo 3
Area [m?] 5,888 6,628 8,119
Inércia [m4] 3,819 4,437 5,521
Perimetro [m] 31,813 31,838 31,884
Vsup 0,781 - -
Vint 1,819 - -

Adotou-se de forma a simplificar o calculo, que 0 Vsupe Vint, S&0 iguais em todas as secgoes.

3.3 Materiais

A Tabela 3-2, apresenta as propriedades do betdo utilizado na concec¢éo do viaduto.

Tabela 3-2 - Propriedades do betéo.

Classe f f f f f
Betio do ck cd cm ctm ctk Ecm €c
bet3 [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [%00]
etao
Reg. C16/20 16,000 10,667 24,000 1,900 1,300 29,000 3,500

Encontros e = 3037 30000 20,000 38,000 2,900 2,000 33,000 3,500
Fundac@es

Pilares e
e C35/45 35,000 23,333 43,000 3,200 2,200 34,000 3,500
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No projeto foram utilizados dois tipos de aco, para armaduras ordinarias e aco de pré-

esforco, em que as suas propriedades estao presentes na Tabela 3-3 e na Tabela 3-4.

Tabela 3-3 - Propriedades do ago das armaduras ordinarias.

fsyk fSyd ES €yd
Ago Classedoago  \ny [MPa] [GPa] [%o]
Armaduras
B A500 NR 500 434,783 200,000 2,174

Tabela 3-4 - Propriedades do aco de pré-esforco.

C|aSS€' dO fpuk fpyd Ep €pyd

Ago aco [MPa] [MPa]  [GPa] [%]

Aco de

A Y1860 S7 1860,000 1400,000 195,000 7,200
Pré-esforco

3.4 Acoes

Para as seccBes condicionantes, foi verificada a seguranca aos estados limites de
utilizac@o e aos estados limites ultimos de resisténcia dos elementos de betéo armado, de acordo

com a regulamentacéo jé referida.
3.4.1 Dados de Dimensionamento

Para a determinacéo dos valores das a¢bes que atuam no viaduto, segundo o RSA séo
necessarios alguns dados, nomeadamente, a classe da ponte, que neste caso é da classe | e

pertence a zona sismica A.
3.4.2 AcOes Permanentes

No projeto do viaduto foram consideradas quatro cargas permanentes diferentes: o peso
proprio (PP), a restante carga permanente (RCP), o pré-esforco (PE) e os efeitos diferidos,

nomeadamente a fluéncia, a retracdo e relaxacéo.
l. Peso proprio (PP)
O peso especifico considerado para o betdo armado é de 25,00kN/m3.

De modo a considerar o peso proprio mais aproximado ao real, contabilizou-se a area
das carlingas nas secc¢des dos encontros e sobre os pilares. Assim apresenta-se o valor do peso

préprio para as trés seccdes consideradas, na Tabela 3-5.

Tabela 3-5 — Peso proprio do tabuleiro.

Acéo Seccéo 1 Seccéo 2 Seccéo 3
Area [m?] 5,888 6,628 8,119
PP [KN/m] 147,225 165,700 202,975
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Il. Restante carga permanente (RCP)

Na Tabela 3-6, apresenta-se os valores das restantes cargas permanentes consideradas

na estrutura.

Tabela 3-6 - Restantes cargas permanentes — RCP.

Elemento Peso especifico Area Carga

[kN/m?3] [m?] [kN/m]

Viga de bordadura 25,000 0,100 2,500

° Guarda corpos - - 1,000
g Enchimento dos passeios 24,000 0,092 2,230
- Lancil 25,000 0,113 2,830
Guarda de seguranca - - 1,00

Tapete betuminoso 24,000 0,720 17,28

RCP 32,550

A faixa de rodagem tem uma largura de 9 metros, sendo o tapete betuminoso aplicado

com uma espessura de 0,08 metros.
Il. Pré-esforco

O pré-esfor¢o analisou-se com recurso as cargas equivalentes ao pré-esfor¢co. O mesmo

serd analisado em detalhe no capitulo 3.5.
V. Efeitos diferidos

A fluéncia e a retracao do betdo bem como a relaxa¢é@o dos ac¢os séo efeitos diferidos.
Para o célculo, segundo o EC2, utilizou-se uma temperatura constante de 20°C durante a vida

atil da estrutura.
3.4.3 Agdes Variaveis

As ac¢les variaveis consideradas no dimensionamento do viaduto s&o:

I.  Veiculo tipo (VT);

Il. Sobrecarga uniforme (SCU);
Il. Sobrecarga linear (SCL);
V. Sobrecarga concentrada no passeio (SCC);
V. Variagao diferencial da temperatura (VDT);
VL. Variagcdo uniforme da temperatura (VUT);

VII. Sismo (E).
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I.  Veiculo tipo (VT)

Para pontes rodoviarias da classe | o veiculo tipo é indicado no RSA, representado na
Figura 3-3.

] i

: eixo dolveiculo
T
\ \

Figura 3-3 - Veiculo tipo.
O veiculo tipo é composto por trés eixos, afastados entre si 1,50 metros, cada eixo é
composto por duas rodas afastadas 2,00 metros, sendo que cada roda representa uma carga de
100 kN.

Il. Sobrecarga uniforme

e Direcao longitudinal

Para a sobrecarga uniforme é considerada uma carga distribuida ao longo de toda a
seccao transversal do tabuleiro, englobando a faixa de rodagem e passeios, com um valor de 4
kN/m2. Para a introducdo da carga no programa de célculo automatico SAP2000, transformou-
se a sobrecarga numa carga linear ao multiplicar pela largura da seccéo transversal do tabuleiro,
que exprime-se por: 4,00x11,20 = 44,80 KN /m .

e Direcdo transversal

Para a direcéo transversal do viaduto, considerou-se uma carga uniforme nos passeios
de 3,00 kN/m2.

1. Sobrecarga linear

Na sobrecarga linear é aplicada a largura da faixa de rodagem, que corresponde a 9
metros. A sobrecarga linear tem um valor de 50 kN/m. Assim o valor da sobrecarga linear, para
efetuar a modelagéo é de, 50,00x 9,00 = 450 kN .

V. Sobrecarga Concentrada no passeio

A sobrecarga concentrada no passeio € aplicada no ponto extremo com um valor de
20,00 kN.

V.  Variacéo diferencial da temperatura

Para a variacao diferencial de temperatura consideram-se dois gradientes térmicos: o

aquecimento diurno e o arrefecimento noturno.
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O gradiente positivo da temperatura é : voT = 21—20 =3,846°C/m

alma

O gradiente negativo da temperatura é : Y21 =

- =-1,859°C/m

S
2,60

alma

h, . - Altura da alma na seccao transversal do tabuleiro.

alma
VI.  Variagdo uniforme da temperatura

Devido aos efeitos sazonais, a variacdo uniforme da temperatura considerada é de

+15°C , conforme o indicado no artigo 18° do RSA.
VII. Sismo

A zona sismica em questao é a A, que corresponde a um coeficiente de sismicidade de
1 (a =1), segundo artigo 28° do RSA. Para simular a a¢do do sismo utilizando uma analise
dindmica no modelo tridimensional, empregaram-se 0s espectros de resposta fornecidos pelo

RSA para a agéo tipo 1 e tipo 2 num terreno tipo Il. Os espetros sdo apresentados no anexo U.

Os dois tipos de acdes e o tipo de terreno originaram quatro casos de sismos. Dois para

cada direcéo.

e Slx - Sismo com agéo tipo 1 no terreno tipo Il;
e S2x — Sismo com ac¢do tipo 2 no terreno tipo Il.
e Sly- Sismo com acdo tipo 1 no terreno tipo Il;

e S2y-— Sismo com agéo tipo 2 no terreno tipo Il.

A energia transmitida pela acdo do sismo é absorvida na sua maioria por deformagéo
dos pilares. Segundo o artigo 33° do REBAP, a estrutura tem ductilidade normal, o que Ihe atribui

um coeficiente de comportamento sismico igual a dois (7 =2). Assim, os esforgos originados

pela acdo sismica séo divididos por este coeficiente de comportamento sismico.

Nas analises efetuadas foram considerados 10 modos de vibrag&o, sendo que na Tabela

3-7apresentam-se as frequéncias e os fatores de participacdo modal para 0s 5 primeiros modos.

Tabela 3-7 - Modos de vibragéo.

Modos o Fator de Participacdo de Massa
Frequéncia. [Hz]
Longitudinal Transversal
1 0,7162 0,000 -87,106
2 0,8163 91,244 0,000
3 2,2922 0,000 -3,993
4 3,4812 0,000 19,524
5 3,7592 -0,0170 0,000
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Na analise dos modos de vibracdo, observa-se que no primeiro modo o viaduto oscila na
direcdo transversal, no segundo modo oscila longitudinalmente, no terceiro e quarto modo oscila

transversalmente e no quinto tem uma oscilagédo praticamente nula.
3.5 Pré-Esforco

O Pré-esforco consiste na introducdo de um sistema de forcas a uma estrutura
recorrendo a cabos previamente esticados. Este tem como objetivo criar um estado de tenséo
interno de sinal contrario ao estado de tensbes provocado pela acdo do peso proprio e pela

restante carga permanente.

Os cabos de pré esfor¢co sdo em aco da classe Y1860 S7. S&o utilizados no total 4 cabos
de 27 corddes, contendo cada corddo uma area de 1,4cm? e 15,2 mm de didmetro. No conjunto
resultam 4 cabos com uma area total de 151,2cm?simbolicamente representado por:
4x27¢15,2. Para a validagdo do resultado anterior procedeu-se a verificagao do estado limite

de descompresséo.
3.5.1 Tracado do Cabo de Pré-Esforco

Os cabos séo instalados de modo a que exista um recobrimento minimo igual ao
didmetro da bainha. E procurou-se ainda garantir que nos pontos de inflexdo o valor da tangente

a esquerda fosse igual ao valor da tangente a direita, para garantir a continuidade do cabo.

O tracado do cabo de pré-esfor¢o descreve parabolas do segundo grau que séo definidas

pela expressao seguinte:
y =ax’ +bx +c (3.1)

No tracado do cabo de pré-esforco, as excentricidades méximas relativamente ao centro
de gravidade ocorrem nos pilares e a meio vao. Assim, como se pode verificar na Figura 3-4,
onde é possivel verificar os maximos, minimos, pontos de inflexdo e as juntas de betonagem,

bem como todo o préprio andamento do cabo.

Tragado dos Cabos de Pré-esforco

[EnY

6 0601 & 0601 & 0601 & 0601 o 0601 & 0601 8 0,601

N0 Y R i S R B

210 0,77 1% 0,77 ¢i% 0,177 ¢i% ¢ 219 0477 ¢

\ / \0\ -09,574 \0\ -0,5 \0\ -69,5674 \0\ -09,574 \0\0 -69,574 \0\ -09,574 \0\ -0,585
\VARVAAVARVARVAAVARYVARV/N

0 32,8 738 1148 278.8_ 311,6
12,3 53,3 94,3 135,3 ;5?’8_576,3 196.8,,7 3 237.8)54 3 299.3
m

o

x-

'
AN

Excentricidade (e) (m)

|
N

——Andamento do Pré-esforco e Maximo P.I. e Minimo e JB.

Figura 3-4 Tracado do cabo de pré-esforgo.
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No tracado do cabo os pontos notaveis sédo: o ponto de meio véo, onde o cabo atinge
uma cota mais baixa, o ponto de inflexdo do andamento do cabo junto dos apoios (P.l.) e sobre

0s apoios, onde o0 cabo atinge a cota maxima.

Na seccdao final de cada tramo, que corresponde a junta de betonagem, é o local onde
se aplica a tensdo de esticamento dos cabos, exceto no Ultimo tramo que a tensdo de

esticamento dos cabos é efetuada no encontro (E2).

A betonagem do tabuleiro inicia-se com a construgdo do primeiro tramo, com uma
extensdo de 41 metros (primeira junta de betonagem). Os tramos 1, 2, 3, 4, 5, 6, 7 tém uma

extensdo de 41 metros, enquanto o tramo 8 (Gltimo) tem uma extenséo de 24,60 metros.
Na Tabela 3-8 apresentam-se os pontos onde ocorrem as juntas de betonagem.

Tabela 3-8 - Pontos notaveis J.B..

Coordenadas do Juntas de betonagem
cabo de pré-
esforco J.B.1 J.B.2 J.B.3 J.BA4 J.B.5 J.B.6 J.B.7
X[m] 41 82 123 164 205 246 287
Exce””['rcn']dade ©) o565 -0565 -0565 -0,565 -0,565  -0,565  -0,565

3.5.2 Cargas Equivalentes

As cargas equivalentes sdo necessérias para a modelagdo da estrutura em SAP2000,

pois sdo as cargas equivalentes a agéo do pré-esforgo.

Para o célculo das cargas equivalentes, considerou-se a forga nos cabos de:

2xfxP _p- 0,95xCP x 2
L2 2xf

Geq =0,95xCP =

~ 0,95x(147,21+36,39) x16,40°
2x1696

P =13829,8 kN

Com uma forga nos cabos de P =13829,8 kN e com uma tensdo infinita de
o, =1000 MPa, calculou-se uma area de armadura de pré-esforco de A, =151,2 cm?. Esta

area corresponde a 4 cabos com 27 corddes cada, em que cada corddo possui um diametro de

15,2 mm, resumidamente, 4 x 27¢15,2 .

A esta armadura de pré-esforco corresponde uma forca a tempo infinito de:

P, =0,xA, =15120 kN .

3.5.2.1 Cargas Distribuidas Equivalentes

As cargas equivalentes variam consoante a parabola que é efetuada pelo cabo de pré-

esforco.
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Nas figuras Figura 3-5 e Figura 3-6 apresentam-se 0s tro¢os que serdo modelados com
carregamentos, sendo que o 1° e 0 8° vao (vaos extremos) sao iguais e sendo também iguais do

2° ao 7° vao.

No cabo de pré-esforco quando a parabola tem a concavidade voltada para cima, aplica
uma carga de sentido positivo (de baixo para cima), caso a parabola tenha a concavidade voltada
para baixo, aplica uma carga negativa (de cima para baixo). De modo a contrariar a deformada

natural do vao devido as a¢gGes impostas como representado na Figura 3-7.

Na Figura 3-5 apresentam-se as parabolas que constituem os vao extremos, sendo que

0 vao extremo final é simétrico a este no eixo Xx.

Vao Extremo

]
% 0,400 //
& -0,100 \\ /
©
S -0,600
c
8 -1.100 \ /
>< - 1
|

-1,600

0,00 12,30 28,70 32,80
X (m)
——Parébola 1 —— Paréabola 2 —— Paréabola 3

Figura 3-5 - Parabolas do tracado do cabo de pré-esforgo (vao extremo).

A cota mais baixa do cabo ocorre a 12,30 metros do inicio do vao e a cota mais alta

ocorre a 32,80 metros que representa o apoio (P1 e P7).

Na Figura 3-6 apresentam-se as parabolas que constituem o vao corrente.

Vao Corrente

o 0400 —> —
< \\ //
© -0,100
=] ‘\ /
£ -0,600
S \ /
< -1,100

-1,600

0,00 4,10 20,50 36,90 41,00
x (m)
—— Paréabola 2 —— Paréabola 3

Figura 3-6 - Parabolas do tracado do cabo de pré-esforgo (vao intermédios).

A cota mais baixa do cabo ocorre a 20,50 metros do inicio do vao e a cota mais alta

ocorre a 0,00 e 41,00 metros que representa o0 apoio dos pilares.
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De modo a determinar o valor das cargas distribuidas equivalentes para efetuar a
modelacdo no SAP2000, recorre-se a seguinte expressao:

2xfxP
Qeq = L2 = (32)
e P_- Forga de pré-esforco;
e f - Flecha da parabola do tracado do cabo;
e L- Comprimento do trogo respetivamente.
Qs
Q
oat Qeqz Qaqz
3 S e e e s s : T 11
; 12.300 o 16.400 a4 4.100 T 4.100 4 4.100
Qeqs
Qeqz
p S e e e e N S e e e e N o s A 1 T 11
E 12.300 e 16.400 a5 4.100 : 4.100 2 4.100 "
s o
X 12.300 . 12.300

y
I T 1

Figura 3-7 - Cargas distribuidas no tramo extremo inicial, tramo corrente e tramo extremo final,
respetivamente.

Como mencionado anteriormente, a carga distribuida equivalente altera consoante cada

parabola, na Tabela 3-9 apresenta-se as carateristicas das parabolas determinadas.

Tabela 3-9 - Cargas distribuidas equivalentes.

Parabolas
Carateristicas
1 2 3
f [m] 1,519 1,696 0,424
L [m] 12,300 16,400 4,100
P.[kN] 15120,000 15120,000 15120,000
Qeq [KN/m] 303,619 190,686 -762,746
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3.5.2.2 Cargas Concentradas Equivalentes

Devido a acdo do pré-esforco sdo também produzidas cargas concentradas. Estas
localizam-se na seccéo inicial e final do tabuleiro, assim como, nas juntas de betonagem, que
correspondem as extremidades dos tramos. A Figura 3-8, apresenta a convencao de sinais
utilizada.

Figura 3-8 - Convencao de sinais.

O esfor¢co normal numa seccao é de compresséo e igual a forca de pré-esforco P-.

N, =-P (3.3)

© °
O esforgo transverso é calculado da seguinte forma:

iPwXZXf(X)

V. =

) (3.4)

X

Em que x é a posicdo das cargas concentradas relativamente ao ponto inicial da parabola
(as parabolas iniciam-se em x=0 no seu ponto de inflexdo).

O momento fletor (M ) € diretamente proporcional a forca de pré-esforco P« e a

®)

excentricidade (e,,) do cabo de pré-esforco.

My, =P, x€, (3.5)

®)

Seguidamente apresenta-se na Tabela 3-10 os esfor¢cos das cargas concentradas

equivalentes e na Figura 3-9 apresenta-se a localizagéo e sentido das cargas concentradas no

tramo.
Tabela 3-10 - Esfor¢os das Cargas Concentradas.
Seccdo inicial (1) Seccdo final (2)
Tramo
N [kN] V [kN] M [KNm] N [kN] V [kN] M [KNm]
1 -15120,000 -3734,519 0,000 -15120,000 @ -2345,535 -8542,195

2ao07 -15120,000 -2345,535 -8542,195  -15120,000 -2345,535 -8542,195

8 -15120,000 -2345,535 -8542,195  -15120,000 @ 3734,519 0,000
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Figura 3-9 - Cargas distribuidas e concentradas no tramo extremo inicial, tramo corrente e tramo extremo
final, respetivamente.

3.5.3 Forcgas e Perdas

A tensdo de esticamento na origem, segundo o artigo 36° do REBAP, é garantida

cumprindo os seguintes condicdes:

Opo =0,75xf (3.6)
Opg = 0,85xf 3.7)

De acordo com as condi¢Bes anteriores, respeitando a primeira condi¢do, a segunda é
respeitada automaticamente. Assim com a classe do aco utilizado, Y1860 S7, em que o valor
caracteristico da tensdo de rotura a tracdo do aco das armaduras de pré-esforco fouk, € de

1860MPa, obtém-se uma tensao de esticamento na origem de:

oy =0,75x1860 =1395 MPa

As perdas de pré-esforgo surgem apds a aplicacédo da tensdo de esticamento nos cabos,

e dividem-se em dois grupos: as perdas instantaneas e as perdas diferidas.
Nas perdas instanténeas tem-se:

e Perdas por atrito;
e Perdas por deformacéo instantanea do betéo;

e Perdas por reentrada das cunhas.
Por sua vez, nas perdas diferidas tem-se:

e Perdas por retracéo do betéo;
e Perdas por fluéncia do betéo;

e Perdas por relaxacéo dos acos.
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3.5.3.1 Perdas Instantaneas — Curto Prazo

As perdas instantéaneas de pré-esforco dao-se no inicio da exploragdo, no momento da

aplicacédo do pré-esforco.
3.5.3.1.1 Perdas por Atrito

As perdas por atrito, dependem de trés fatores, do coeficiente de atrito cabo-bainha (p),
do parametro da equacéo da parabola do cabo de pré esforco (a) e do desvio angular (k). Estes

fatores relacionam-se de acordo com a seguinte expressao:
m = ux(2a+k) (3.8)

O pardmetro da equacéo da parabola do cabo de pré esfor¢co (a) € a relacdo entre a

flecha (f) e o comprimento da parédbola ou troco (L), de acordo com a seguinte expressao:
a=— (3.9

As perdas por atrito aumentam de acordo com o aumento da curvatura efetuada pelo
cabo. Na Tabela 3-11 apresentam-se os parametros das perdas diferidas através da aplicacéo

das férmulas anteriores.

Tabela 3-11 - Pardmetros das perdas por atrito.

Parabola 1] K,l f L a_l ml
[m~] [m] [m] [m~] [m~]
1 0,200 0,010 1,519 12,300 0,0100 0,0060
2 0,200 0,010 1,696 16,400 0,0063 0,0045
3 0,200 0,010 0,424 4,100 0,0252 0,0121

3.5.3.1.2 Perdas Por Reentrada das Cunhas

Nas perdas por reentrada das cunhas, o atrito € um fator favoravel visto que se opde ao
movimento. As perdas sdo maximas junto a ancoragem, diminuindo & medida que se afastam da
ancoragem, até se anularem a uma certa distancia da origem. A esta distancia designa-se por
alcance das perdas por reentrada das cunhas ( 4 ), que se calcula através da seguinte expressao:

1

A=——x In[l— (3.10)

mxE, %o,
m

Opo:
Em que:

e Ep— Mdbdulo de elasticidade do aco de pré-esforco;

e 9, — Valor da reentrada das cunhas;

e 0., - Tensdo de esticamento dos cabos.
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O alcance das perdas por reentrada das cunhas (4 ) diminui quando aumenta o fator de
atrito (m), sendo o Unico parametro a variar. Como se observa na Tabela 3-12, o alcance é
superior nos tramos do 1° ao 7° onde o esticamento do cabo de pré esfor¢o é efetuado na junta
de betonagem, que corresponde a parabola 2. No 8° tramo, o esticamento é efetuado no encontro

E2, que corresponde a parabola 1.

Tabela 3-12 - ParAmetros das perdas por reentrada das cunhas.

m Ep or Fpyk Opo' A
Tramo ;
[m-] [Gpa] [m] [MPa] [MPa] [m]
la7 0,004522 195,000 6,000 1860 1395 14,056
8 0,006016 195,000 6,000 1860 1395 12,248

3.5.3.1.3 Perdas Por Deformacéo Instantdnea do Betdo

As perdas por deformacéo instantanea do betdo sdo desprezadas no célculo pois tém

uma contribuicdo quase nula para as perdas.
3.5.3.1.4 Tensdes e Forgcas ApOs Perdas Instantaneas

No esticamento dos cabos de pré-esforgo originam-se atritos entre os corddes e a bainha
0 gue resulta na perda de tenséo ao longo do cabo, estas perdas de tensdo designam-se por

perdas por atrito (o, )-

Apébs as perdas por atrito existe a perda de tensdo de pré- esfor¢co até ao alcance da
reentrada das cunhas (1), devido ao relaxamento do macaco hidraulico. Assim, com essa perda,

fica instalada a tenséo de pré-esfor¢co apos as perdas por atrito e por reentrada das cunhas

(GPO,a+rc) .
Para calcular as tensdes de perdas por atrito, recorre-se a seguinte expressao:
0p(X) = Opy x€ ™ (3.11)

O calculo das tens@es de perdas por atrito e por reentrada das cunhas, recorre a seguinte

expressao:

P
O-PO,aJrrc(X): Le (312)
A,
Apos a aplicac@o das expressdes anteriores, apresentam-se os diagramas de tensdes

de pré-esforco nos tramos de construcdo do tabuleiro e a tabela com os respetivos valores nos

pontos notaveis.
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No primeiro tramo do viaduto as tensfes tem o andamento presente na Figura 3-10.

Diagrama de Tensdes - Tramo 1 1395.000
1400,000 1369373
1350,000 v
1240,136 /
1300,000
1230,328 / 1220,598
__1250,000 -
IS 1151,488
£ 1200000 —— 1
= 1105,402
1150,000
1085,095
1100,000 —_
— 1069,356
1050,000
1000,000
0,0 12,3 26,9 28,7 36,9 41,0
X [m]

——Perdas por Reentrada das Cunhas

——Perdas por Atrito

Figura 3-10 - Diagrama de tensdes de pré-esfor¢o apos perdas por atrito e reentrada das cunhas do
Tramol.

Que tem como pontos notaveis os valores presentes na Tabela 3-13:

Tabela 3-13 - Tenséo de pré-esfor¢o apds perdas por atrito e reentrada das cunhas no tramo 1

Posicéo
[m]
41,000

36,900
36,900
28,700
28,700
26,944
12,300
12,300
0,000

m
[m~]

0,004522

0,012089

0,004522

0,006016

OPo,a
[MPa]

1395,000
1369,373
1369,373
1240,136
1240,136
1230,328
1151,488
1151,488
1069,356

A
[m]
14,056

14,056
14,056
14,056
14,056
14,056
14,056
14,056
14,056

OPo,at+rc

[MPa]
1085,095

1105,402
1105,402
1220,598
1220,598
1230,328
1151,488
1151,488
1069,356

Aplem?] o

151,200 16406,636
151,200 16713,677
151,200 16713,677
151,200 18455,438
151,200 18455,438
151,200 18602,562
151,200 17410,505
151,200 17410,505

151,200 16168,669
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Os tramos correntes, que vao do 2° tramo ao 7° tramo, apresentam o mesmo andamento

de tensdes, como se observa na Figura 3-11.

1400,000
1350,000
1300,000
. 1250,000
g 1200,000
=3
1150,000
1100,000
1050,000
1000,000

Diagrama de Tens®8es - Tramo 2 ao 7

1395,000
1369,373
/i
1240,136 /
1230,328 / 1220)598
4
1151,488 T
N\ 1105,402
1085,095
—— 1089,186 —
0,0 12,3 26,9 28,7 36,9 41,0
X [m]

——Perdas por Reentrada das Cunhas

——Perdas por Atrito

Figura 3-11 - Diagrama de tensdes de pré-esfor¢o apos perdas por atrito e reentrada das cunhas dos
tramos correntes (2° ao 7°).

Que tem como pontos notaveis os valores presentes na Tabela 3-14:

Tabela 3-14 - Tensao de pré-esforgo apds perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos correntes

Posicao
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[m]
41,000
36,900
36,900
28,700
28,700
26,944
12,300
12,300

0,000

m
[m]

0,004522

0,012089

0,004522

0,004522

Opo,a
[MPa]

1395,000
1369,373
1369,373
1240,136
1240,136
1230,328
1151,488
1151,488
1089,186

(2° a0 7°)

A OPo,atrc
[m] [MPa]
14,056 1085,095
14,056 1105,402
14,056 1105,402
14,056 1220,598
14,056 1220,598
14,056 1230,328
14,056 1151,488
14,056 1151,488
14,056 1089,186

Ap [cm?]

151,200
151,200
151,200
151,200
151,200
151,200
151,200
151,200
151,200

PO,a+rc
[kN]

16406,636
16713,677
16713,677
18455,438
18455,438
18602,562
17410,505
17410,505
16468,498



No udltimo tramo, 8° tramo, apresenta 0 seguinte andamento de tensdes, como se

observa na Figura 3-12.

Diagrama de Tens®fes - Tramo 8

1395,000
1400’000 /
1350,000 1319,523 1319,523
ann- anc /(
1300,000
= lccay \,‘ 1248,721
0. 1250,000 !
= —
1200,000
1150,000
1100,000
00 12,3 24,6

X [m]
Perdas por Atrito e Reentrada das Cunhas

Perdas por Atrito
Figura 3-12 - Diagrama de tensdes de pré-esfor¢o apos perdas por atrito e reentrada das cunhas no

tramo 8.

Que tem como pontos notaveis os valores presentes na Tabela 3-15.

Tabela 3-15 - Tensao de pré-esfor¢o apds perdas por atrito e reentrada das cunhas no oitavo tramo (8°).

PO[Sn']‘iao m [m-] [;,/IPF(’)S] A[m]  Opoawc [MPa] A, [cM?Z  Poaerc [KN]
24,600 1395000 12,248 1248721 151,200 18880,66596

12,352 0,004522  1319,836 @ 12,248 1319,836 151,200 = 19955,91538

12,300 1319,523 12,248 1319,523 151,200 19951,18212

12,300 1319,523 12,248 1319,523 151,200 19951,18212
0,006016

0,000 1225,405 12,248 1225,405 151,200 18528,12822

3.5.3.2 Perdas Diferidas — Longo Prazo

As perdas diferidas séo perdas por retracdo do betdo, fluéncia do betdo e relaxacdo do
aco de pré-esforco que ocorrem gradualmente ao longo do tempo, estabilizando s6é a longo

prazo.
Para a determinacao destas perdas é necessario considerar:

e Humidade relativa no meio ambiente (HR=RH=70%);

e Temperatura constante durante toda a vida Util da estrutura (T=20°C);
¢ Idade do betédo a data do carregamento (to=3 dias);

e |dade do betdo a tempo infinito (t.¢=20000 dias);

e Cimento da Classe (CEM 42,5 N).
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Para o tabuleiro consideram-se trés seccdes, em que se identificam a area de betéo, o
perimetro da seccao em contacto com o meio ambiente e a espessura equivalente, presente na
Tabela 3-16.

Tabela 3-16 - Carateristicas das secgoes.

Carateristicas das secc¢des

= Ac U ho
Seccao
¢ [m?] [m] [m]
1 8,119 31,884 0,509
2 6,628 31,838 0,416
3 5,888 31,813 0,370

3.5.3.2.1 Perdas por Retracao

Para determinar a extensdo total das perdas por retragcéo, aplicou-se o EC2, sendo que

as perdas por retracéo ( &,(t) ), séo iguais & soma da extens&o de retracdo por secagem (& (t))

e da extensdo de retracdo autogénea (&, (t) ).
Es(V) = &4 () + £, (1) (3.13)
Para o calculo da retracao por secagem temos a seguinte expressao:
Eq (1) = B (L) x KX £46 (3.14)

No célculo de g, (t,t,) , tem que se ter em conta a idade do betdo, t=3 e t.=20000 dias e

o valor de hg, em [mm].

(3.15)

t—t
Bis(tty) = °
U (t-1,)+0,04h;?

Tabela 3-17 — Fator que tem em conta a influéncia da espessura equivalente.

Carateristicas das secc¢fes

~ t to ho
SecCdo | (gias)  (dias) [m] Bas(t.to)
1 3 20 000 0,509 0,978
2 3 20 000 0,416 0,983
3 3 20 000 0,370 0,986

Os valores do coeficiente que dependem da espessura equivalente encontram-se
retratados na Tabela 3-18.
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Tabela 3-18 - Valores de kn do EC2.

ho[mm] 100 200 300 2500

Kn 1,000 0,850 0,750 0,700

Através de interpolacao obtém-se os valores para kn pretendidos.

Tabela 3-19 — Valores de kn, para cada espessura equivalente.

ho[mm] 509 416 370
Kn 0,700 0,721 0,733

e Coeficiente que depende do tipo de cimento: cimento da classe N, com ags1=4 e
Qds2=0,12.

Fator que tem em conta a influéncia da humidade relativa na extenséo de retracao.

PBru :155[1—(:: J 12155{1—(%] }21018

Extensédo de retracdo por secagem de referéncia:

fcm
&:d,o = 0, 85 [(220 +110x adsl) e ds 2 femo ] x 1076 « ﬂRH
-012x22 . .
€40 =0,85](220+110x4)xe  *° |x10°x1018 = 3,41x10

Deste modo a extensdo de retracdo por secagem tem os seguintes valores:

Tabela 3-20 - valores da extenséo de retragdo por secagem.

Carateristicas das secc¢des

Seccéo Bas(t,to) Kn €cdo €cd(t)
1 0,978 0,700 3,41x104 2,33x10*
2 0,983 0,721 3,41x10* 2,42x104
3 0,986 0,733 3,41x10* 2,46x104

A extensao de retracdo autogénea possui a seguinte expressao:
&) = B Ox e, (3.16)
Em que, para o fator que depende do tempo tem-se:
B t)=1- e(—0,2><t0'5) -1 e(-o,zxzoooo‘)'s) -1
Para a extenséo de retracao autogénea que leva em conta a tenséo de rotura do betao

a compressao, tem-se:
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£, (0) =2,5%(f, —10)x107° =2,5%(35-10)x10° =6,25x10°°

Com os parametros para determinar a extensédo total de retracao (ecs(t)) calculados, a

extensdo total de retracdo apresenta os valores para as diversas sec¢des na Tabela 3-21:

Tabela 3-21 - Extenséo total de retracao.

Carateristicas das secc¢des

Seccéo €cd(t) €ca(t) €cs(t)
1 2,33x104 6,25x10-6 2,96x10
2 2,42x10+ 6,25x10-6 3,05x10
3 2,46x104 6,25x106 3,09x104

Por forma a simplificar, utiliza-se o valor da seccdo 3 da Tabela 3-21, por ser o maior e

pertencer a sec¢do corrente da sec¢ao transversal.
3.5.3.2.2 Perdas por Fluéncia

Para o calculo do coeficiente de fluéncia foi utilizada a metodologia presente no EC2,
segundo o anexo B. Portanto o coeficiente de fluéncia foi calculado a partir da seguinte

expressao:
P(tt) = @, x B (L1,) (3.17)
Utilizou-se uma idade do betéo t= t. 4=20000 dias.

O coeficiente de fluéncia de referéncia foi calculado a partir da seguinte expressao:

Po = Prn * BEen) x B(t,) (3.18)
Em que:
1_ Rl_%OO
=[1+— 29 5 |xa (3.19)
gaRH |: 0,1>< %/E 1j| 2

Nota: fem >35MPa, utiliza-se a expresséo B.3b do EC2 anexo B para o0 ¢y, .

16,8
f.)= 1= 3.20
B(fm) = (3.20)
Bt = (3.21)

°TT 0,142 '

t-t, |

L 3.22
B (tt,) {ﬁH +t_to} (3.22)
B =15[1+(0,012xRH)"® |x h, + 250 x @, <1500 (3.23)
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Nota: Para fem>35MPa, € ho em [mm]

a, = {E} | (3.24)

Na Tabela 3-22, apresentam-se os valores dos coeficientes de resisténcia do betéo.
Tabela 3-22 - Valor de coeficientes da resisténcia do bet&o.
Valores de Alfa

(o G1 a2 a3

0,8658 0,9596 0,9022

O coeficiente de homogeneizacao das propriedades da secgéo

E
a=—p=19—5=5,735
E 34

cm

Na Tabela 3-23 apresentam-se os valores dos parametros da fluéncia para as trés

seccdes em estudo.

Tabela 3-23 — Valores dos parametros da fluéncia.

Carateristicas das secc¢fes

. h
Secc;ao 0 ﬂH ﬂc ﬁ(to) ﬂ(fcm ) Dru Do ¢(tv to )
[mm]
1 509,321 1022,652 0,971 0,743 2,562 1,272 2,421 2,351
2 416,354 877,155 0,975 0,743 2,561 1,293 2,463 2,401
3 370,173 804,8811 0,977 0,743 2,562 1,307 2,488 2,439

Os valores de ¢(t,t,) encontra-se entre valores normais, pois a variacdo da gama de
valores ocorre entre 2 e 3.

3.5.3.2.3 Perdas por Relaxacéo

Segundo o EC2, os corddes de ago pertencem a classe de relaxagédo 2. Em que se

considera:

Piooo - Valor de perda devido a relaxag&o as 1000h depois da aplicacéo de pré-esforco e

de uma temperatura média de 20°C, p,,,, =2,5%;

t,, - Idade do betdo, em horas, para tempo infinito, t =t = 480000 horas.
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3.5.3.3 Tensdes e Forgcas Apos as Perdas Diferidas

A forca de pré-esforgo util ou forca final instalada, P, , € uma for¢a que ocorre a longo

prazo do pré-esfor¢o, a partir de uma diminuicao da forca inicialmente instalada denominada por

P, . Esta perda de forca tem origem devido as perdas diferidas por fluéncia e retracéo do betédo

e relaxacdo das armaduras.
Na determinacao das perdas, séo utilizadas as seguintes férmulas:

a) Retragdo do Betéo

Ao, (X) = E, x|, (1) (3.25)
b) Fluéncia do Betao
Ao, (X) = axp(tt,)x|o| (3.26)
c) Relaxacédo do Ago
0.75x(1-4)
Ao, (X) = 0,66 x p,gh, x €% x [mj x10° x &, (X) (3.27)

Em que, u € o coeficiente que relaciona a tensao inicial de pré-esforco com o valor
caracteristico da resisténcia a tragédo do aco das armaduras de pré-esforco em que cada secgéo,

. O-pO (X)
assim tem-se g = ——.

puk

d) Perdas Diferidas Totais

Ao, (X)+Ac, (X)+Ac, (X)

AGpt,s+c+r (X) = £e (328)
1+ ax A x (14— A x (e(X))z] x(1+0,8x o(t,t,))
A le
Para a tensao de pré-esforco a longo prazo utiliza-se a seguinte expressao:
Op,(X) = Opo(X) — AT, ¢.c.r (X) (3.29)

Com a tensédo determinada, calcula-se a forca de pré-esforco com uma armadura de pré-

esforco de A, =151,2cm”.

As perdas diferidas deram origem aos diagramas de tenséo de pré-esforco e as tensoes
de pré-esfor¢co nos tramos estdo presentes nas Figura 3-13,Figura 3-14 e Figura 3-15 e nas

tabelas Tabela 3-24, Tabela 3-25 e Tabela 3-26, respetivamente.
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As tensdes finais instaladas no primeiro tramo de construcao tém o seguinte andamento

presente na Figura 3-13.

Diagrama de Tens6es 1° Tramo

1125
1109,260 —j__ 11090,390
1100 // -
1075 AN
= 1 050 1021,794 _— N\
= — AN
1025
= ooq | 266503 ! N\ | 983,026
_— 988,67 N— !
975 Lo
950
0,00 12,30 26,94 2870 32,80 3690 41,00
X [m]

——Tensbes devido as perdas diferidas

Figura 3-13 - Diagrama de tensdes de pré-esfor¢o apds perdas diferidas, primeiro tramo.

As tensBes devido a perdas diferidas no 1° tramo, apresentam um crescimento até 26,94
metros desde o inicio do tramo, obtendo o valor maximo nesse ponto de 1109,260 MPa. Apo6s
atingir o valor maximo inicia um decréscimo para 983,026 MPa até ao final do tramo. Os valores

dos pontos notaveis sdo apresentados na Tabela 3-24.

Tabela 3-24 — Tenséo de pré-esforgo apos perdas diferidas, primeiro tramo.

Pos |Qéo Oc u AO'pt,s Ao'pt,c AO'pt,r AO'pt,s+c+r
[m] [Mpa] [Mpa] [Mpa] [Mpa] [Mpa]

41,000 -0,565 -2,044 0,583 60,255 28,493 24,907 102,069 983,026 = 14863,346

e [m] Op- [Mpa] P [KN]

36,900 0,177 -2,936 0,594 60,255 40,427 26,642 116,731 988,671 = 14948,700
28,700 0,177 -3,216 0,656 60,255 44,832 38,801 130,208 1090,390 16486,698
26,944 -0,154 | -2,974 0,619 60,255 41,800 30,924 121,068 1109,260 16772,012
12,300 -1,519  -5,040 0,619 60,255 70,267 31,003 129,694 1021,794 15449,524

0,000 0,000 @ -1,991 0,575 60,255 26,856 @ 23,635 102,854 966,503 | 14613,523
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As tensbes finais instaladas nos tramos 2° ao 7° de construcdo tem o seguinte

andamento da Figura 3-14, e 0s sus pontos notaveis na Tabela 3-25.

Diagrama de Tens®8es 2° ao 7° Tramo

1104,268
N

/\
-

1060,220

1089,498
AN

AN

N

1060,220

P

/
/

L~ 983,026

982,571;
b88,679N—__.;

12,30 26,94 28,70 32,90 36,90 41,00

X [m]

——Tensodes devido a Perdas Diferidas

Figura 3-14 - Diagrama de tensdes de pré-esfor¢o apos perdas diferidas, segundo ao sétimo tramo.

As tensdes devido a perdas diferidas no 2° ao 7° tramo, apresentam um crescimento até
26,94 metros desde o inicio do tramo, obtendo o valor maximo nesse ponto de 1104,268 MPa.
Ap6s atingir o valor maximo inicia um decréscimo para 982,571 MPa até ao final do tramo. Os

valores dos pontos notaveis sdo apresentados na Tabela 3-25.

Tabela 3-25 - Tensdes de pré-esforco apds perdas diferidas, segundo ao sétimo tramo.

Posicédo e ACpts Aoptc Aoptr AOpts+ctr

mi o MR qwpa)  [vpal  (Mpa]  Mpa TP P-[
41,000 -0,565 -2,079 0,583 60,255 28,977 24,907 102,524 982,571 14856,468
36,900 0,177 -2,935 0,594 60,255 | 40,418 26,642 116,723 988,679 14948,830
28,700 0,177 -3,283 0,656 60,255 = 45,765 38,801 131,100 1089,498  16473,206
26,944 -0,160 @ -3,032 0,651 60,255 41,674 37,630 126,061 @ 1104,268 @ 16696,527
12,300 -1,519  -1,739 0,619 60,255 24,247 31,003 91,268 1060,220  16030,529
0,000 -0,565 -2,044 0,583 60,255 | 28,493 24,907 102,069 983,026 14863,346
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As tensdes finais instaladas no 8° tramo de construcdo tem o seguinte andamento da

Figura 3-15, e os valores dos seus pontos notaveis na Tabela 3-26.

Diagrama de Tens@es 8° Tramo

1200
1150 —
//,' 1159,592
< 1100
o 1106,401 1126,879
=, 1050
1000
950
0,00 12,30 24,60
X [m]

—— Tensdes devido a Perdas Diferidas

Figura 3-15 - Diagrama de tens@es de pré-esforco apds perdas diferidas, oitavo tramo.

As tensdes devido a perdas diferidas no 8° tramo, apresentam um crescimento até

12,352 metros desde o inicio do tramo, obtendo o valor maximo nesse ponto de 1159,657 MPa.

ApoOs atingir o valor maximo inicia um decréscimo para 1126,879 MPa até ao final do tramo. Os

valores dos pontos notaveis sdo apresentados na Tabela 3-26.

Posicéo
[m]
24,600

12,352
12,300

0,000

Tabela 3-26 - Tensdes de pré-esforco apés perdas diferidas, oitavo tramo.

e
[m]

0,000
-1,519
-1,519

-0,565

Oc
[Mpa]

-2,325
-6,346
-6,364

-2,557

u
0,671
0,710
0,709

0,659

AO’pt,s
[Mpa]

60,255
60,255
60,255

60,255

AO’pt,c
[Mpa]

31,360
88,966
88,720

35,641

AO'pt,r
[Mpa]

42,470
53,271
53,201

39,406

Ao pt,s+c+r
[Mpa]

121,842
160,179
159,931

119,004

Op= [Mpa]
1126,879
1159,657
1159,592

1106,401

P [KN]
17038,413
17534,015
17533,027

16728,790

Assim como aconteceu para as perdas instantaneas, também as perdas diferidas de pré-

esfor¢o sdo maiores no primeiro tramo e menores no Ultimo tramo devido ao comprimento dos

mesmos e, também, a disposi¢édo das parabolas.

Para mais detalhes acerca das perdas diferidas consultar o anexo B.
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3.6 Verificacdo Da Seguranca Longitudinal do
Tabuleiro

3.6.1 Influéncia do Faseamento Construtivo

Para a verificacdo da seguranca longitudinal do tabuleiro foi tida em conta a redistribuicéo
dos esforcos devido aos momentos fletores, associados ao peso préprio dos elementos e ao pré-
esforgo, devido ao faseamento construtivo fazendo com que seja necessario efetuar uma analise

a curto e a longo prazo.

O momento fletor devido ao peso préprio, a idade t é calculado por:

P(tt,)

x— 0 (3.30)
1+ px et t,)

M(t) = Z MPP,Fases + (MPP,e - ZMPP,Fases)

Em que:
MzFases - Momento que se obtém por soma das fases construtivas;
Mg, . - Momento que o viaduto teria se fosse construido numa Unica fase;
o(t,t,) - Coeficiente de fluéncia a idade t para uma carga aplicada a idade to;
p - Fator de relaxacéo, p =0,85 .

O momento fletor devido ao pré-esforco é dado por:

¢(t!t0) P(tlt )
M(t) = M +(Mee.— D> M X X © 3.31
() |:z PE,Fases ( PE.e Z PE,Fases) 1+ pX(p(t,to) 1000 ( )
Em que:
Mot Fases € Mpe . S80 calculados para uma tensdo nos cabos de 1000MPa;

P(t,t, ) é a forca de pré-esforco apds as perdas.

3.6.2 Diagrama de Esforgos

De seguida apresentam-se os diagramas de esfor¢os caracteristicos devido as acdes no

tabuleiro na direcdo longitudinal. As a¢des consideradas na andlise longitudinal do tabuleiro séo:

e Peso Proprio (PP);
o Pré-esforgo (Peg);
e Restantes cargas permanentes (RCP);
e Sobrecargas longitudinais:
o Uniformes (SCU);
o Lineares (SCL).

e Variacdo diferencial de temperatura.
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3.6.2.1 Esforcos Devido ao Peso Proprio do Tabuleiro (PP)

Os momentos fletores devido ao peso proprio foram determinados aplicando a equacao
anterior. Para o inicio da exploracdo o coeficiente de fluéncia é zero, a longo prazo foi

determinado no subcapitulo 3.5.3.2.2, que s&o 0s seguintes:

Tabela 3-27 - Valores do coeficiente de fluéncia.

Seccéo p(too)
1 2,351
2 2,401
3 2,439

O diagrama do momento fletor devido ao peso proprio do tabuleiro é apresentado na
Figura 3-16.

Diagrama de Momentos Fletores devido a Peso Préprio
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Figura 3-16 - Diagrama de momentos devido ao peso proprio.

A longo prazo os momentos positivos vao diminuindo e os negativos aumentando, sendo
este um diagrama de esforcos do 2° grau. Estes momentos tendem a aproximar-se dos

momentos que a estrutura teria se fosse construida numa dnica fase.

O esforgo transverso ndo sofre alteracdo significativa ao longo do tempo, sendo que

apresenta o andamento, presente na Figura 3-17:
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Diagrama de Esfor¢co Transverso devido ao Peso Préprio
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Figura 3-17 - Diagrama de esfor¢o transverso devido ao PP.

Pela andlise da Figura 3-17, o esfor¢o transverso maximo ocorre nos pilares, com um

valor aproximado de 3200 kN, sendo um diagrama de esfor¢os do 1° grau.
3.6.2.2 Esforcos Devido ao Pré-esfor¢co do Tabuleiro (Peq)

Com a expressdo do momento fletor para o pré-esforco, os esforgos determinaram-se
tendo em conta o pré-esforco e obtiveram-se os seguintes diagrama de momentos fletores,

apresentados na Figura 3-18:

Diagrama de Momentos Fletores devido ao Pré-esforgo
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Figura 3-18 - Diagrama de momentos fletores devido ao Peq.

Nos esforcos devido ao momento pré-esforco convém separar a parte isostatica e
hiperestatica. Desta forma o momento isostatico do pré-esforco é diretamente proporcional a

forca de pré-esforco P(x) e a excentricidade e(x), tendo a seguinte expressao de calculo:

Mee so = 2P (X)x e(x) (3.32)
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O momento fletor hiperstatico é a diferenca entre o0 momento total M. e o momento

isostatico devido ao pré-esforco M, ., que se representa na seguinte equagao:
MPE,HIP =Mge — MPE,ISO (3.33)

ApOs a separacao dos momentos, 0 momento fletor isostatico tem andamento presente

na Figura 3-19:

Diagrama de Momentos Fletores devido ao Pré Esforco Isostético

-40000
-30000
— 20000 f\ A VAN VAN VAN A A
Z 10000 JAANVAANVAANNAANVALNVALNNIA
SN EAERVERUERYERYERYERY
10000
00 16,4 32,8 533 73,8 943 1148 1353 1558 176,3 196,8 217,3 237,8 258,3 278,8 295,2311,6
X [m]
——Inicio da Exploracdo ——Longo Prazo

Figura 3-19 - Diagrama de momentos fletores devido ao pré-esforco isostatico.

Como se pode observar na Figura 3-19, o momento fletor total e 0 momento isostatico
devido ao pré-esforco tem um andamento bastante semelhante. Atingindo o valor maximo

positivo nos apoios relativos aos pilares os valores maximos negativos a meio dos vaos.

Com a separag¢do dos momentos, a parcela devido aos momentos hiperstéticos, tem o

andamento que se pode verificar na Figura 3-20.

Diagrama de Momentos Fletores devido ao Pré Esfor¢o Hiperestatico
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Figura 3-20 - Diagrama de momentos fletores devido ao pré-esfor¢o Hiperestatico.

O diagrama de momentos isostaticos presente na Figura 3-19, apresenta um andamento

semelhante ao diagrama de momentos fletores devido ao Pré-esforco presente Figura 3-18,
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sendo que os valores positivos aumentam e os negativos diminuem. Esta diferenca é provocada

devido aos momentos fletores hiperstaticos serem sempre positivos ao longo do tabuleiro.

O esforco transverso devido ao pré-esfor¢co tem andamento presente na Figura 3-21.
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Figura 3-21 - Diagrama de Esfor¢o Transverso devido ao Pré-Esforco.

O esforco transverso devido ao pré-esfor¢o é praticamente antissimétrico ao esforgo

transverso devido ao peso proprio.

Tal como no esforco transverso devido ao peso préprio, o esfor¢o transverso maximo

também ocorre junto dos apoios. Nos vao correntes, o esforgo transverso maximo ocorre a direita

e a esquerda do pilar. Desta maneira o esfor¢co transverso anula-se no pilar, pois o cabo de pré-

esforgo efetua uma tangente horizontal nessa mesma zona.

3.6.2.3 Esforcos Devido as Restantes Cargas Permanentes (RCP)

Para os esforgos devidos as restantes cargas permanentes, considera-se que as cargas

sdo aplicadas apds a construcéo total do viaduto. Portanto o diagrama de momentos fletores

devido a RCP, apresenta o andamento presente na Figura 3-22.
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Diagrama de Momentos Fletores devidos & RCP
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Figura 3-22 — Diagrama de momentos fletores devido a restante carga permanente.



No diagrama de momentos fletores devido a RCP, os valores maximos positivos ocorrem

nas seccdes de meio vao e os valores maximos negativos acorrem nas zonas dos apoios (pilar).

O diagrama de esforco transverso tem o seguinte andamento:

Diagrama de Esfor¢o Transverso devido as RCP
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Figura 3-23 — Diagrama de esforco transverso devido a restante carga permanente.

O diagrama de esfor¢o transverso apresenta um andamento semelhante ao do peso

préprio atingindo o valor maximo positivo e negativo na zona do apoio (pilar).
3.6.2.4 Esforcos Devido as Sobrecargas (SC)

Para obter os esforcos devido as sobrecargas, o modelo é modelado numa Unica fase,

em que envolve a acdo da sobrecarga linear uniforme na direcdo longitudinal.

Os diagramas de momentos obtidos estdo presentes na Figura 3-24.
Diagrama de Momentos Fletores devido & Sobrecarga
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Figura 3-24 — Diagrama de momentos fletores devido a sobrecarga.

O diagrama de momentos fletores atinge os valores maximos negativos na zona dos
pilares e valores maximos positivos a meio vao.
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O diagrama de esforco transverso obtido devido a sobrecargas tem o andamento

presente na Figura 3-25:

Diagrama de Esfor¢o Transverso devido a Sobrecarga
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Figura 3-25 — Diagrama de esfor¢o transverso devido a sobrecarga.

No diagrama de esfor¢co transverso as seccdes mais solicitadas € a sec¢do dos

encontros e dos pilares, pois é onde ocorre 0s maximos positivos e negativos.
3.6.2.5 Esforcos Devido a Variacédo Diferencial da Temperatura (VDT)

Os esforgos devido a variacéo diferencial da temperatura, sdo modelados numa Unica
fase, em que envolve, neste caso o gradiente positivo e 0 negativo de temperatura. Os diagramas

de momentos obtidos sdo os presentes na Figura 3-26:

Diagrama de Momentos Fletores devido a VDT
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Figura 3-26 — Diagrama de momentos devido a variagdo diferencial de temperatura.

O diagrama de momentos fletores apresenta uma envolvente com esforgcos minimos e

maximos ao longo do viaduto devido ao gradiente da temperatura.
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O diagrama de esforco transverso obtido devido a variacdo diferencial de temperatura

tem o seguinte andamento:

Diagrama de Esfor¢o Transverso devido a VDT
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Figura 3-27 — Diagrama de esforco transverso devido a variacéo diferencial de temperatura.

O diagrama de esforco transverso apresenta uma envolvente com esfor¢os minimos e
maximos, sendo que essa envolvente tende a diminuir até meio do viaduto e volta a aumentar

do meio para a frente, atingindo valores maximos nos encontros.

De uma forma geral, para o momento fletor, as sec¢des condicionantes sdo a meio vao

e nos pilares. Por sua vez, para o esforco transverso, as sec¢des condicionantes sdo nos pilares.

O diagrama de esforcos devido & acao do veiculo tipo ndo é apresentado porque néo é
condicionante, uma vez que os esforcos devido as sobrecargas na direcdo longitudinal sédo
maiores. Também ndo se apresentaram os esfor¢os devido a variagdo uniforme da temperatura,

porque esta ndo provoca esfor¢os consideraveis no tabuleiro do viaduto.
A sobrecarga € a acéo condicionante para o dimensionamento longitudinal do tabuleiro.

Para mais detalhes sobre os esfor¢os longitudinais, consultar o anexo C.

3.6.3 Estados Limites de Utilizacao

Apéds a analise dos esforgos através do modelo de célculo, é necessério, segundo o
REBAP efetuar a verificacdo aos estados limites de utilizacdo. Os estados limites de utilizacéo

dividem-se em trés verificagcdes de utilizacdo necessérias:

e Estado limite de Fendilhacéo:
o Estado limite de largura de fendas;
o Estado limite de descompressao;

e Estado limite de deformacéo.
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3.6.3.1 Estado Limite de Descompressao

A verificacdo ao estado limite de descompressao é efetuada conforme a regulamentacao

nacional, nomeadamente segundo o artigo 69° do REBAP. Para esta verificacdo é utlizada a

combinacdo quase permanente de acdes.

M xMiSC+‘P x M

+
qp(0,0) pp(0,0) 2,sC 2,VDT VDT

=M +M, +¥

A andlise das tensfes nas fibras é dada pela seguinte equacao:

Map(0.o Pxe P My
O'=i| ap(0, )|><Ui XU — — + PEHPO®)
IC IC AC IC
Em que:
*  Mg., - Valor do momento devido a combinagdo quase permanente;

¢ |, - Momento de inercia da seccéo transversal do tabuleiro;

e v - Distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade;

e e- Excentricidade do cabo de pré-esforgo ao centro de gravidade;
e P - Forca de pré-esforco;

e A -Areade betdo da seccgéo transversal;

*  Mgg yp - Valor do momento hiperstatico devido ao pré-esforco.

(3.34)

(3.35)

Os sinais das parcelas alteram, sendo positivos quando o esfor¢o provoca tracéo na fibra

em estudo e negativos quando provoca compressao.

vao, seccbes sobre os pilares e encontros.

As seccdes mais importantes e que requerem mais atencdo sdo as seccdes de meio

Seguidamente apresentam-se, na Figura 3-28, as tensfes no tabuleiro para a

combinacgéo quase permanente de a¢des no inicio de exploracado. E, na Figura 3-29, apresentam-

se as tensdes a longo prazo.
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Diagrama de Tensdes no Inicio da Exploracdo
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Figura 3-28 — Diagrama de tensdes do estado limite de descompresséo no inicio da exploracéo.



No inicio da exploracéo as tensdes encontram-se praticamente todas negativas, exceto
junto ao ultimo pilar, em que existem umas pequenas tracfes. Estas pequenas tracdes dao-se
na fibra inferior que encontra muito afastada do cabo, ndo ultrapassam o valor caracteristico da
tensdo de rotura do betdo a tracdo simples (fe) € 0 valor médio da tensdo de rotura do betédo a
tracdo simples (fetm) garantido assim a segurancga. Sendo que a longo prazo as tragfes existentes

irdo desaparecer, como se pode observar na Figura 3-29.

Diagrama de Tensdes a Longo Prazo
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Figura 3-29 - Diagrama de tensdes do estado limite de descompressao a longo prazo.

Analisando o diagrama a longo prazo, observa-se que a seguranca ao estado limite de

descompresséo é verificada a longo prazo, pois o tabuleiro esta todo a compressao.
Assim considera-se satisfeita a verificacdo a curto prazo e a longo prazo.

Nos anexos D e E encontram-se os valores detalhados da verificacdo ao estado limite

de descompresséo.
3.6.3.2 Estado Limite de Largura de Fendas

A verificacdo ao estado limite de largura de fendas é efetuado conforme a
regulamentacédo nacional, nomeadamente segundo o artigo 70° do REBAP. Para esta verificacao

€ utlizada a combinacao frequente de acdes:

+ +
Mfreq(o,oc) = Mpp(o,so) + Mrcp + \PLSC X M sc + \PZ,VDT X M VDT (336)

Para a andlise das tens@es nas fibras € dada pela seguinte equacao:

M 0 P Xe P M i
o-=i| freq(0')|><L)J_r XU — — + — 200y, (3.37)
IC |C AC IC
Em que:
* M., - Valor do momento devido a combinagéo frequente;

e |.- Momento de inércia da secg&o transversal do tabuleiro;
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v - Distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade;

e - Excentricidade do cabo de pré-esforco ao centro de gravidade;

P - Forca de pré-esforco;

A, - Area de betdo da secg&o transversal;

M

PE,Hip(0,%)

- Valor do momento hiperstatico devido ao pré-esforco.

Os sinais das parcelas alteram, sendo positivos quando o esforco provoca tracéo na fibra

em estudo e negativos quando provoca compressao.

As tensdes no tabuleiro apresentam-se na Figura 3-30 para a combinacéo frequente de

acdes no inicio da exploragéo.

Tensdes [MPa]

Diagrama de Tens8es No Inicio da Exploracdo
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——Fibra Superior ——Fibra Inferior fctk ——fctm

Figura 3-30 - Diagrama de tensdes do estado limite de largura de fendas no inicio da exploracéo.

No inicio da exploragéo as tensdes encontram-se praticamente todas negativas, exceto

junto ao dltimo pilar, em que existe umas pequenas tragBes. Estas pequenas tracdes nao

ultrapassam o valor caracteristico da tensdo de rotura do betéo a tragcao simples (fc«) € 0 valor

meédio da tensdo de rotura do betdo a tracdo simples (fcm), garantido assim a seguranca. J4 a

longo prazo as tragfes existentes irdo desaparecer, como se pode observar na Figura 3-31.

Tensdes [MPa]
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Diagrama de Tens8es a Longo Prazo
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Figura 3-31 - Diagrama de tensdes do estado limite de largura de fendas a longo prazo.



A seguranca ao estado limite de largura de fendas esté verificada no inicio da exploracao
e alongo prazo, verificando-se que nenhum valor de tracdes € superior ao valor médio da tenséo

de rotura do bet&o a tracdo simples (f_,, ).
Para mais detalhes consultar anexos F e G.
3.6.3.3 Estado Limite de Deformacéao

Para verificagdo do estado limite de deformagéo utiliza-se a metodologia proposta pelo
REBAP, nomeadamente o artigo 72°. A verificagdo é feita com a aplicagcdo da combinacao

frequente de agdes com a sobrecarga como acao variavel base.

Analisando os valores obtidos através do modelo construido com o programa de célculo
automatico SAP2000, verifica-se que a flecha maxima para as acdes atuantes situa-se a meio
do segundo e do sétimo vao. Assim, os deslocamentos verticais considerados sdo devidos as
seguintes acdes:

e Peso Proprio (6, pp );

e Pre-Esforco (6, o )

e Restantes Cargas Permanentes (5, qp );
e Sobrecargas (5, );

e Variagdo Diferencial da Temperatura (9, ;)
O deslocamento vertical maximo obtém-se através da seguinte expressao:
& max = I:é;/,PP +3 pe + & rer ] X [1"' ot )] TP X 5\23(: T @oyor X 5\;vm (3.38)

& max = [(=9,700) +(+10,146) + (-2,410)| x [1+ 2,453] + 0,4 x (—10,094) + 0,3 x (-1,060)
& e = —11139mm ({)

Nota: Verificagdo efetuada para o segundo vao.

Para fazer a verificagdo é necessario calcular o deslocamento admissivel:

_ Lx1000 _41x1000

- =102,500mm
& acm 400 400

Como o valor do deslocamento admissivel € superior ao deslocamento maximo esta

garantida assim a seguranca.

Para mais detalhes consultar anexos H.
3.6.4 Estados Limites Ultimos

Para a verificagdo da seguranga ao estado limite Ultimo, as a¢des foram as seguintes:

e Peso proprio do tabuleiro (PP);

e Restante carga permanente (RCP);
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e Pré-esforco (PE);
e Sobrecarga (SC).
Sendo um ELU, ndo se considera variagdo diferencial de temperatura nem a variacao

uniforme de temperatura, pois estas provocam esforcos minimos tendo em consideracdo a

fissuracéo.

O betéo da estrutura é da classe C35/45 com armaduras ordinarias da classe A500 NR

e aco de pré-esforco da classe Y1860 S7.

Para esta verificacdo a combinacao de acfes utilizada foi a combinacédo fundamental de

acoes.
3.6.4.1 Estado Limite de Flexao

Para a verificacdo do estado limite Gltimo de flexdo do tabuleiro ser satisfeita, os
momentos atuantes devem ser inferiores aos momentos resistentes em cada sec¢édo. Nesta
verificagdo as secc¢des condicionantes sao as sec¢des de meio do vao e apoios (pilares). Sendo
as seccdes mais desfavoravel a seccdo de meio véo do 7° vdo e o0 apoio que corresponde ao
pilar (P6). Os célculos apresentados de seguida sdo para estas duas seccdes mais

desfavoraveis.
3.6.4.1.1 Momento Atuante
Para a determinagdo do momento atuante é utilizada a seguinte expressdo matematica:

Meq :7/GXMpp+7/p><M +7GXMRCP+7/Q><MSC (3.39)

PE,Hip

Nota: A parcela devido ao momento isostatico do pré-esforco € contabilizada no

momento resistente.
e Seccao de Meio Véao (sétimo tramo)

Mg, =135%x16165,811+1,20x8642,310 + 1,50 x 2401,344 + 1,50 x 8544, 246
=48613,003 kNm

e Seccdao de apoio (pilar P6)

M., =135 x(~16942,038) +1,00 x 8533,121-+ 1,50 x (~5308,790) + 1,50 x (~10167,613)
= -37553,234 kNm

3.6.4.1.2 Momento Resistente

A determinagdo dos momentos resistentes é calculada através do equilibrio dos
momentos originados pela forca de compressdo no betdo, forca de tracdo nas armaduras
ordinarias e de pré-esforco. Inicialmente, foram determinadas as armaduras minimas

longitudinais, através da seguinte expressao:

A i =O,26><::°ﬂ>< b, xd (3.40)

syk
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Em que:

e b, -Largura daalma;

e d =d,- Altura util da seccéo para as armaduras ordinarias;

¢ad ot

e h,.,—-rec-=2  a altura da sec¢do da alma é representada por h,., O
2

alma
recobrimento é representado por rec, (rec=0,04 m) e ¢,,€ o didmetro da

armadura adotada.

h —rec—%=2,60—0,04—¥=2548 m

alma

e Armaduras Ordinérias de Flexdo

Seccdo de Véao

Armadura minima:

. =0,26><f°ﬂ><b xd =O,26><£><0,60><2,548><104 = 25,44 cm?
,min t 500

syk

Armadura adotada:

A =6425 (29,46 cm?)

Nota: O valor de area de armadura é para uma alma. Como o tabuleiro tem duas almas,

o valor total da armadura é o dobro (A, =2x29,46 =58,92 cm?)
Seccdo de Apoio

Armadura minima:

: =0,26><f°ﬂ><b xd =0,26><£><:L20><2,548><104 =50,88 cm?
,min t 500

syk

Armadura adotada:

A =12¢25 (58,92 cm?)

Nota: O valor de &rea de armadura é para uma alma, o tabuleiro tem duas almas, o valor

total da armadura é o dobro (A =2x58,92 =117,84 cm?).

Na equacdo de equilibrio das forcas, em que se tém a forga de compressao do betéo, a
forca de tragdo das armaduras ordinarias e do aco de pré-esforgo, a equagéo apresenta-se da

seguinte forma:

F =F +F, (3.41)
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Em que:
e F_ - Forga de compresséo do betdo;
e F, - Forga de tracédo das armaduras ordinarias;
e F, - Forca de tracdo das armaduras de pré-esforgo.
A forca de compresséo do betdo tem a seguinte expressao:
F, =f,xbxy (3.42)

Considerando a hipétese da cedéncia das armaduras, as for¢as e a posigdo da linha
neutra é determinada da seguinte maneira:

Seccdo de Vao

Forgas

F, =f,, x A =434,783x58,920x10" = 256,739 kN
F, =f, x A =1400x151,200x10"* = 21168,000 kN

p

Posicdo da Linha Neutra (PLN)

F,=F +F < f,xbxy=F, +F, =23,3x10° x11,20xy = 2561,739 + 21168,000

y =0,091m
x:—:%:o,lm m < x=0,114 <e, =0,30 m —» PLN : Banzo
0,8 0,8
Em que:

e X - Posicdo da linha neutra;

e e,- Espessura do tabuleiro;

e b-Largura do tabuleiro.
Seccdo de Apoio
Forgas

F, =f,, x A =434,783x117,840x10" =5123,478 kN
F,=f,, xA =1400x151,200x10"* = 21168,000 kN

Posicdo da Linha Neutra (PLN)

F.=F, +F, o f,xbxy =F, +F, =23,3x10° x2,40xy = 5123,478 + 21168,000

y =0,469 m
=Y 0999 57 m
08 08

x=0,587 <h, . —e,=260-0,30=230 m— PLN:Alma
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Em que:

e X -Posicdo da linha neutra;

e e,- Espessura do tabuleiro.

e b- Largura das almas no apoio.

De seguida é necessario garantir a cedéncia das armaduras. As forcas foram
determinadas segundo a seguinte hipétese.

Altura util da secgéo para as armaduras de pré-esforgo:
Seccdo de Vao

d =h,., —rec, =260-030=230 m

p — ''alma
Seccdo de Apoio

d, =h,,. —recy,, =260-018=242 m

p ~ ''ama
Verificacdo da hipotese da cedéncia das armaduras
Seccdo de Vao

Armaduras ordinarias

d, —x 2,548-0,114
85 = ch =
X 0,114

g, = 75,070 > &, = 2,174%- — Verifica

x3,5=75,070%-¢-

Armaduras de pré-esforco

d,-x  _2300-0114
PTox 0114

x3,5=67,423%¢°

&y =&t Aep =5+67,423=72,423%-¢o
&, =712,423 > ¢, 4 =7,200%0 — Verifica

Seccdo de Apoio

d, —x 2,548 -0,587

s XE =~ —~Fras
X 0,587

& =11696 > ¢, = 2,174%- — Verifica

x3,5=11696% -

Armaduras de pré-esforco

d, —x 2,300-0,587
XE. =

X ¢ 0,587

&, =&,, + A, =5+10,933 =15,933%-

&, =15,933> ¢, , = 7,200%- — Verifica

x3,5=10,933%-¢°

Com a cedéncia das armaduras verificada, & possivel concluir que as forgas foram bem

determinadas.
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O célculo seguinte é o célculo do momento resistente. Este é determinado através da
seguinte expressdo matematica

My, =F. xz, +F xz (3.43)
Rd s S p p

Seccdo de Vao

7. =d, Y -2548- 2015503 m
2 2

2 =d, ¥ =2300- 29215 255 m
2 2

Mes =F, x2, +F, x2, = 2561739 % 2,503+ 21168 x 2,255 = 54138,351 kNm

Seccdo de Apoio

7. —d, -Y-2548-24 5313y
2 2

z,=d ¥ -2420-22% _ 5185 m
2 2

Mgy =F xz, +F,xz, =5123478x2,313+21168,000x 2,185 = 58109,381 kNm
Em que:

z, - Brago das armaduras ordinarias a for¢a de compresséo do betéo

z, - Braco das armaduras de pre-esforgo
A seguranca a flexdo é satisfeita quando se verifica a veracidade da seguinte equacao:
Mgy < Mg, (3.44)
Seccdo de Vao
Mgy < Mg, < 48613,003 <54138,351 — Verifica
Seccéo de Apoio
M

cq <My, < |-37553,234| < 58109,351 - Verifica

Verifica-se a seguranca tanto para a sec¢édo de v8o como para a sec¢do de apoio.
Para mais informac@es, consultar anexo |I.

3.6.4.2 Estado Limite de Esforgo transverso

Para a verificagao ao estado limite de esforco transverso é necessario garantir que os
esforgos atuantes sdo menores que os esforgos resistentes. Portanto, as secc¢des condicionantes
sd0 os apoios. A seccao mais esforgada € o apoio relativo ao pilar P6, nomeadamente a secgéo

direita, sendo que é para essa seccdo que serdo apresentados os calculos da verificagao.

<Ve, (3.45)

58



Inicialmente foi necessario efetuar algumas consideracdes, nomeadamente o angulo
formado pelas armaduras de esforgo transverso, « =90", e o angulo formado pela escora

comprimida de betdo com o eixo do tabuleiro, @ = 30°.

O esforco transverso foi calculado segundo o EC2, para uma distancia do apoio igual a

altura (til da seccao para as armaduras ordinarias.

-3
d.=h —rec—(%j:2,60—0,04—(%j:2,552 m

s — alma

3.6.4.2.1 Esforgo Transverso Atuante
Para determinar os esfor¢os atuantes, € utilizada a combinacéo fundamental de a¢fes:

Ved =76 XVep + 7o XV + ¥ XVecp + 7o X Ve (3.46)

V., =135x(-2703,524) + 1,00 x1917,494 + 1,50 x (—656,234) + 1,50 x (~1361,542)
V,, = -4758,928 kN

3.6.4.2.2 Esforgo Transverso Resistente

A determinagdo do esforgo transverso inicia-se com o célculo da armadura minima

transversal através da seguinte expressao.

0,08 x \/f
(ASW ] = o x By, rom X SEN(X) (3.47)
S min fsyk '
Em que:
b,;se ¢ < By
B, nom = 8 (3.48)

b, —0,5x Y ¢, ;caso contrario

e Espessura das duas almas, b, =2x1,2=2,40 m.

e ¢, - Didmetro exterior da bainha¢ ,=120 mm.

Assim tem-se:

@, S%:2x0,12020,240<$=0,300—>bw’n0m =b, =2,400 m

Armadura Minima de Esfor¢co Transverso

Armadura minima:

0,08 f
(A_j _008xff

xsen(a) = % 35 2,400 x sen(90)x10* = 22,718 cm®/m

w,nom
S fSyk

Armadura calculada através do esforco transverso atuante:

z=0,90xd, =0,9%x2,552=2,297 m
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=27,514 cm?/m

A B Ve, ~ |-4758,928|
cal - Zx

s fq xCOLO)  2,288x 434,780 x 10" x cot(30)

Armadura adotada:

A A A
( sw j — max {(ﬂj (ﬂj } < max {22,718 ; 27,514}
S Jadot S Jnmin S Jadot

=27,514 cm? /m

Como em cada alma existe 4 ramos, tem se um total de 8 ramos.

[ASWJ _27514 3,438 cm? /m/ramo
S adot 8

Adotou-se a seguinte armadura:
Asw 2
—% | =¢16//0,20 (10,050 cm*“/m/ramo)
s

(hj =10,050% 8 = 80,400 cm?/m
S

O esforgo transverso resistente € o minimo entre o esfor¢co transverso associado a
cedéncia de estribos (Vrd) € ao esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de

betdo (Vramax). Desta forma, o esfor¢o transverso associado a cedéncia de estribos é:

Vias = fig % [%j x z x[(cot(8) + cot(a)) x sen(a)]

Voy, = 434,800 x 80,400 x 10 x 2,297 x [(cot(30) + cot(90)) x sen(90)]
Vey o =13906,314 kN

E que o esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de betdo é:

v a, xvxfyxb, .. xZ 10x0,516x35x10° x 2,400 x 2,297
Remax cot(@) + tan(6) cot(30) + tan(30)
=28738,331 kN

Rd,max

Onde v é o coeficiente de reducéo da resisténcia do betéo fendilhado devido ao esforgo

transverso e é obtido através da seguinte expressao:

v=0,6x 1—f°—k =0,60x 1—E =0,516
250 250

Entdo obtém-se o esforgo transverso resistente:

Vg =Min{Vi, 3V,

Rd,max

} =min{13906,314 ; 28738,331} =13906,314 kN
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3.6.4.2.3 Verificacdo da seguranca ao esforco transverso
A seguranca ao esforgo transverso é verificada pela seguinte equacao:

Vey <Vge < |-4758,928| < 13906,314 — Verifica a seguranga

A verificacdo da seguranca esta garantida, pois a equacao é verificada.

Para mais informac®es acerca do estado limite de esforco transverso consultar anexo J.

3.7 Verificacdo da Seguranca Transversal do
Tabuleiro

Para a andlise transversal do tabuleiro foi analisada a secc¢éo transversal do mesmo em
quatro partes: as duas consolas laterais, a laje intermédia e a carlinga. Sendo dimensionadas
através da combinacao fundamental de a¢bes. A carlinga esté presente na estrutura nas secgoes
do tabuleiro que se encontram em cima dos pilares e encontros, como se pode observar na
Figura 3-32. O modelo de célculo foi concebido em SAP2000.

11.200

| £.300 | 2,450
|

300
.250

2.600

Carlinga

. Consola Laje intermédia . Consola

Figura 3-32 - Secao transversal do tabuleiro - Carlinga

O material em que é constituido, é betdo da classe C35/45 e as armaduras ordindrias sao
da classe A500NR.

As secc¢bes condicionantes para as consolas laterais e para a laje intermedia sdo as
seguintes:

e Consolas laterais

o ELU de flex@o: Secgédo do lado exterior junto & alma;

o ELU de esforgo transverso: Seccéo do lado exterior a alma.
e Laje intermédia:

o ELU de flexdo: Seccéo central;

o ELU de esforco transverso: Seccédo do lado interior junto a alma.
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As acdes que atuam na direcdo transversal do tabuleiro sdo as seguintes:

. Peso Préprio

Acdo do peso préprio corresponde ao peso da estrutura do modelo transversal.

1. Restantes Cargas Permanentes

Os elementos que contribuem para a acdo da restante carga permanente sao
apresentadas na Tabela 3-28 e disposta sobre o tabuleiro na Figura 3-33.

Tabela 3-28 - Cargas distribuidas equivalentes devido as restantes cargas permanentes

Carga Extenséo Carga distribuida

Elementos [KN/m] [m] equivalente [kN/m?]

Viga de bordadura 2,500

o Guarda-Corpos 1,000

O

% Enchimento dos passeios 2,230 9,557 1,100 8,690
@

o Lancil 2,825

Guarda de Seguranga 1,000
Tapete betuminoso 17,280 9,000 1,920

Nota: A extensado de 1,10 metros corresponde a extensdo do passeio incluindo o lancil.

E a extensdo de 9,00 metros a extensao do tapete betuminoso.

8,690 kN/m? 8,690 kN/m?

(-l
TP I LTI

Figura 3-33 - Restante carga permanente

1. Sobrecarga uniforme no passeio

Para o dimensionamento transversal, considera-se uma sobrecarga uniforme nos

passeios de 3,00 kN/m?, tal com representado na Figura 3-34.
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3 kN/m? 3 kN/m?

Figura 3-34 - Sobrecarga uniforme nos passeios.

V. Sobrecarga concentrada no passeio

A carga concentrada no passeio é de 20,00 kN e considera-se aplicada na extremidade

do passeio, tal com representado na Figura 3-35.

20kN 20 kN

Figura 3-35 - Sobrecarga concentrada nos passeios.

V. Veiculo tipo

O veiculo tipo foi descrito anteriormente no subcapitulo 3.4.3, tal com é o descrito no

RSA. A acdo do veiculo tipo possui trés casos de carga representados na Figura 3-36:

I Veiculo tipo junto ao passeio
Il. Veiculo tipo centrado

lll.  Veiculo tipo com uma roda centrada
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| CASO | CASOII CASO I
L

1.100

Passeic

2100

4,500

| 3500

Faixa de Rodagem
|
[
I I
e
|
|
|
|
|
T
ol
™
|
|
L
B———-
|

3.500

4,500

2.100

Passeio

1,100

41.000 |

Figura 3-36 - Veiculo tipo - trés casos de carga.

Nota: Os trés casos de carga séo aplicados separadamente, a meio do vao.

Destes trés tipos de carga s6 se considera o mais gravoso para estrutura. Portanto,
introduziram-se as trés situagbes no SAP2000 e foram escolhidos os maiores esforcos

provocados.
3.7.1 Esforcos Transversais

As acdes consideradas apresentam os esforgos na estrutura, presentes na Tabela 3-29,

nas seccoes acima referidas:

Tabela 3-29 - Valores dos Esforgos na Estrutura na diregdo transversal.

Consola Laje intermédia
Acao

M [KNm/m] V [kN/m] M [KNm/m] V [kN/m]

PP -16,397 11,250 7,908 -16,600

RCP -14,581 10,970 1,613 -5,090

SCU Passeio -4,110 3,290 -0,316 0,056

SCP Passeio -8,471 7,190 -0,112 0,121
Junto ao Passeio -58,454 62,030 24,489 -166,990

VT Centrado -25,326 0,082 41,929 -90,180
Ronda Centrada -17,148 0,062 51,857 -37,800

Os valores dos esforcos foram obtidos através do modelo de andlise transversal no

programa de calculo automatico SAP2000.
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3.7.1.1 Consolas laterais

As consolas laterais possuem um vao de 2,45 metros. Cada consola lateral tem uma
espessura variavel em que na extremidade tem uma espessura de 0,20 metros (e1) e na zona
de encastramento tem uma espessura de 0,30 metros (e2). A combinacdo utilizada foi a

combinacao fundamental de ac¢des, segundo o REBAP.
3.7.1.1.1 Estado Limite de Flexao
Para efetuar a verificacdo ao estado limite de flexdo, as acdes a considerar séo:
e Peso proprio (PP);
e Restante carga permanente (RCP);
e Veiculo Tipo, junto ao passeio (VT);
e Sobrecarga concentrada junto ao passeio (SCC);
A secc¢édo condicionante para o estado limite de flexdo é junto a alma do lado exterior.

Momento Atuante

O valor do momento atuante é obtido pela seguinte expressao:
Mg = 76 XMep + 76 X Mgep + 74 X [MVT T ¥osc X MSCC,passeio:| (3.49)

Mgy =1,35%(-16,397) + 1,50 x (—14,581) + 1,50 x [(—58, 458) + 0,60 x (-8, 471)]
=-139,312 KNm/m

O valor do momento fletor relativo a posicao do veiculo tipo escolhido para o célculo do
momento atuante é o do veiculo tipo junto ao passeio, pois apresenta o maior valor de momento
fletor. Relativamente aos valores de sobrecarga, a sobrecarga concentrada apresenta maiores

valores de momentos fletores que a uniforme.

Momento Resistente

O valor do momento resistente ndo é obtido diretamente, é necessario inicialmente
efetuar calculos de algumas distancias e coeficientes. Portanto, inicia-se o calculo com a

determinacgéo da altura util (d).
-3
d=e,-rec —[%ij = o,30-o,o4-[¥] =0,252 m

Em que:

e e,- Espessura do tabuleiro (zona de encastramento);

e rec- Recobrimento;
* ¢4, Didmetro da armadura adotada.

65



Célculo do coeficiente 1 e ataxa mecanicaw :

. Mgy |-139,312)

e 2 _=0,004
bxd?xf, 100x0,252%x23,3x10

@=1-1-2x yu =1-1-2x0,094 = 0,099

As armaduras ordinarias sdo determinadas através da seguinte expressao:

A =wxbxd x(ffc—dJ (3.50)

syd

A = 0,101><:LOO><0,252><(%)><104 =13,495 cm®/m

Adota-se a seguinte armadura: A, = ¢20//0,20 — 15,700 cm®/m.

A determinacdo do momento resistente é obtido através da seguinte expressao:
M o =F xz (3.51)

Em que:

e F, - Forca de tragdo nas armaduras;

e z-Braco do binéario das forgas interiores.
Tém-se:

2=0,9xd =0,9x0,252 = 0,227 m
F, = A xf,, =15700x434,780x10" = 682,609 kN /m

Entao:
M .,=682,609x0,227 =154,952 kNm/m

Verificacdo da Seguranca a Flexao

M <M o <]-139,312| < 154,952 — Verifica a seguranca

3.7.1.1.2 Estado Limite de Esfor¢co Transverso

Para a verificacdo do estado limite de esfor¢o transverso, € considerado para a estrutura

as seguintes forcas atuantes:

e Peso proprio (PP);
e Restante carga permanente (RCP);
e Veiculo tipo junto ao passeio (VT);

e Sobrecarga concentrada no passeio (SC,passeio)-

A seccéo do tabuleiro condicionante para o estado limite de esforgo transverso € junto a
alma, do lado da consola. E para essa seccdo que se apresentam os calculos para a verificacio

do mesmo.
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Esforco Transverso Atuante

O esforco transverso atuante é obtido através da seguinte expressao:

Vey =76 ¥Vop + 76 *Vace + 7o %[ Vor +Wosc XVce passeio | (3.52)
Efetuando as devidas substituicbes da expresséo temos:
Vg, =135x11,250+150x10,970 +1,50 % [62,030 + 0,60 x 7,190] =131,159 kN /m

Esforco Transverso Resistente

O esforco transverso resistente é calculado através da seguinte expressao, segundo a
clausula 6.2.2 do EC2:

Vigo = [CRd'C «kx (100 x p, xF, )% +k, x ch} <, xd (3.53)
Com um minimo de
Veae = (Unn +Ky % 0, ) b, xd (3.54)
Em que:

-3
d=e,-rec —[%ij = 0,30—0,04—(%J =0,252 m

Resolucdo da expressao (3.54)

k=1+ f@ <200 —>k=1+ ’@ <1891<2,00
d 252

Ui = 0,035 xk*? xf2? = (0,035 x1,891%* x 35"?) x 10° = 538,387 kN /m?
o, =0, laje intermédia ndo esta sujeita a esforgo axial;
Vede = (umin +k; x O'Cp)x b, xd =(538,387 +0,15x0)x1000x 0,252 = 135,674 kN /m

Resolucdo da expressao (3.53)

-4
P = A SC,,Oz_)pl:m:o,oosgo,oz
b, xd 1000x0,252
., =218 _018 109
ve 150

Veae = [CRd’c xk x (100 x p, xfck)% +k, x ch:lx b, xd
- [0,120><1891x(100><0,008><35)% +0,15 xO}xlOOOxO,252x103 ~173,460 kN /m

Verificacdo da Seguranca ao Esforco Transverso

V 4<V 131159 < 173,460 — Verifica a seguranca
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3.7.1.2 Laje Intermédia
Para a verificagcdo da laje intermédia foi utilizada a combinag&o fundamental de acdes.
3.7.1.2.1 Estado Limite de Flexao
Para efetuar a verificagdo ao estado limite de flex&@o, as acdes a considerar sdo:
e Peso proprio (PP);
e Restante carga permanente (RCP);

e Veiculo Tipo, roda centrada (VT);

e Sobrecarga concentrada junto ao passeio (SCC);

A seccdo condicionante para o estado limite de flex@o € a secgéo central.

Momento Atuante

O valor do momento atuante é obtido pela seguinte expressao:
Meg = 76 XMep + 76 X Mgep + 74 X ':MVT T ¥osc X MSCC,passeio:I (3.55)
Mgy =135%7,908 +1,50x1,613 +1,50><[51,857 +0,60><(—O,112)] =90,880 KNm/m

Momento Resistente

O valor do momento resistente ndo é obtido diretamente, é necessario inicialmente
efetuar calculos de algumas distancias e coeficientes. Desta forma inicia-se o calculo com a

determina¢éo da altura util (d).
-3
d=e, -rec —[%ij = 0,25—0,04—[%j =0,202 m

Em que:

e e,- Espessura do tabuleiro (zona central);

e rec- Recobrimento;
* ¢4, Didmetro da armadura adotada.

Célculo do coeficiente u e da taxa mecanica o :

Mg B 90,880
bxd? xf, 1,00x 0,202 x 23,3x10°

®=1-1-2x u =1-1-2x0,096 = 0,101

As armaduras ordinarias sao determinadas através da seguinte expressao:

u = 0,096

A =wxbxd x{ffC—dJ (3.56)

syd

A, :0,101><100><0,202x(%j><104 10,933 cm? /m
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Adota-se a seguinte armadura:

A =¢20/1/0,20 — 15,700 cm* /m

3.7.1.2.2 Estado Limite de Esforco Transverso

Para a verificacdo do estado limite de esforco transverso, para a estrutura sao

consideradas as seguintes forcas atuantes:

e Peso proprio (PP);
e Restante carga permanente (RCP);
e Veiculo tipo junto ao passeio (VT);

e Sobrecarga concentrada no passeio (SC,passeio).

A seccéo do tabuleiro condicionante para o estado limite de esforco transverso € junto a
alma, do lado da consola. Portanto, € para essa sec¢ao que se apresentam os célculos para a
verificagdo do mesmo.

Esforco Transverso Atuante

O esforgo transverso atuante € obtido através da seguinte expressao:
Vg =76 %Vop + 76 Ve + 7o X[Vt *+Wose *Vacc passeio | (3.57)
Efetuando as devidas substituicbes da expressdo tem-se:
Veq =1,35x%(~16,600) +1,50 x (-5,090) +1,50 x [(-37,800 + 0,60 x 0,121] = —86,636 kN /m

Esforco Transverso Resistente

O esforco transverso resistente € calculado através da seguinte expressao, segundo a
clausula 6.2.2 do EC2:

Vi, = [cm «kx (100 x o, xF, )% +k, x acp] <, xd (3.58)

Com um minimo de
VRd,c = (Umin +k1><O'Cp)><bW Xd (359)

Em que:
-3
d=e, —rec—[%‘%j :0,25—0,04—[%}0,202 m

Resolucao da expressao (3.54)

k=1+ /@£2,00—>k=1+ /@ <1995<2,00
d 202

U, =0,035xk¥? xf? = (0,035 x1,995"2 x 35"%) x 10° = 583,467 kN / m’
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o, =0, laje intermédia n&o esta sujeita a esforgo axial;

Vase = (Unn + Ky x 0, )x b, xd = (583,467 +1,995x 0)x1,000x 0,202 = 117,860 kN /m

Resolucao da expressao (3.53)

4
o= A S0'02_”,1:M:o,ooggo,oz
b, xd 1,000x 0,202
c -018_018_ o .
ve 150

Vade = [CRM xk x (100 x p, ><fck)}/3 +k; x o-cp}x b, xd
= [0,120x],995><(100><0,008><35)% +0,15><0}<1000><0,202><103 =146,846 kKN /m

Verificacdo da Seqguranca ao Esforco Transverso

Ve <Vage < |-86,636| < 146,846 — Verifica a seguranca

3.7.1.3 Carlinga

As carlingas possuem uma secc¢do transversal retangular de 1,00 metro de altura por
0,50 de espessura. Estas serdo dimensionadas para armaduras minimas, uma vez que 0s

esfor¢cos das mesmas sdo desprezados por serem muito reduzidos.

Armadura Longitudinal

A altura util da carlinga € a seguinte:
-3
d=h-rec —[%"J :100—0,04—(%) =0,950 m

Apb6s determinada a altura util da carlinga, a armadura minima é calculada através da
seguinte expressao:

f
A in = 0,26 % (fcﬂJx b xd =0,26 x (53’—0%) 0,50x0,950x10* = 7,904cm?

syk
Armadura adotada: A, = 3420 — 9,420 cm?

Armadura Transversal

A armadura transversal é determinada através da seguinte expressao:

0,08 x /f N
(ﬁj = ;\/Ix b, xsen(a) = % x 0,50 x sen(90) x10* = 4,733 cm?/ m

S syk

Armadura adotada: A, = ¢10//0,15 — 5,270 cm’ /m
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3.8 Pilares e Suas Fundacg0des

Na estrutura existem 14 pilares divididos por 7 alinhamentos, o que da a cada

alinhamento 2 pilares. Os pilares possuem 2,40 metros de didmetro.

Como ja foi referido no subcapitulo 2.2.4 e 2.2.6, os pilares estdo assentes em fundages
diretas e indiretas. Os que estéo suportados por fundacdes diretas estdo apoiados em sapatas,
enquanto os outros estdo em macigos de encabegamento. Tanto as sapatas como 0s macicos

suportam um par de pilares.

O alinhamento de pilares P1 e P7 (junto ao tabuleiro) sédo rotulados nas duas direcées.

Os pilares de P2 a P6 estédo encastrados ao tabuleiro, ou seja, sdo monoliticos.

Os pilares sdo compostos por betédo de classe C35/45 e armaduras ordinarias A500 NR.

As fundac¢des tém betdo C30/37 e armaduras ordinérias A500 NR.
3.8.1 Esforcos Atuantes

Com base no modelo tridimensional de analise sismica, elaborado no programa de

célculo automético SAP2000, sdo determinados os esforgos atuantes.

As ac¢les estaticas consideradas foram: acdo do peso proprio, do pré-esforco, das
restantes cargas permanentes e da sobrecarga longitudinal. Consideram-se como actes
variaveis, a variacao diferencial da temperatura e a variacao uniforme da temperatura. O sismo
€ considerado uma agédo dinamica. Os esfor¢os devido ao sismo sao afetados por um coeficiente

de comportamento sismico, n =2, segundo o REBAP.

Devido aos efeitos de segunda ordem, é necessario corrigir os valores dos momentos

fletores retirados do programa de calculo automatico.
3.8.1.1 Efeitos de Segunda Ordem na Presenca de Esfor¢co Normal

Os efeitos de segunda ordem foram determinados segundo a metodologia presente no
EC2, nomeadamente pelo método da rigidez nominal. Os célculos sdo apresentados para o pilar
mais solicitado, nomeadamente o P7, e a a¢do condicionante € a a¢cdo sismica. O momento é

determinado na base do pilar.
3.8.1.1.1 Direcéo Longitudinal (Diregéo X)

Os célculos apresentados sao para o pilar P7, considerando como agéo variavel base a

acao sismica. Para a determinar os efeitos de segunda ordem seguem-se 0s seguintes passos:
a) Imperfeicdes Geométricas

Para determinar a excentricidade na dire¢éo X, devido as imperfeicdes geométricas, tem-

se a seguinte expressao:
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(3.60)

Em que:
0. - Inclinagdo na dire¢éo X (6, =0, x o, xa,, );

Ly, - Comprimento efetivo ou de encurvadura na diregéo X.
Nota: o comprimento efetivo é diretamente proporcional ao coeficiente de encurvadura
u , € ao comprimento do pilar. Tem-se: L, = uxL
1
O, =——
200
2

<qa,<1,0u seja,q, =%=O,471=ah =§

wIinN

a, = —F,
"L

o, :O,5x(1+i) :O,5x(1+ﬂ =1,000

ev

0, =6, xao, xa, =i><g><1000=0,003
200 3

Em que L € o comprimento do pilar e m_, € o numero de elementos verticais que
contribuem para o efeito total, m,, =1.
e Ly, =uxL=200x18=36,000 m

u =1, Pilar encastrado na base e deslizante no tabuleiro (P6)

O Pilar P6 tem uma excentricidade na direcéo X devido as

imperfeicbes geométricas:

=0,060 m

6., =0, x 2= = 0,003 >0:000
’ 2 2

b) Momentos de Primeira Ordem Afetados Pelas Imperfeicbes Geométricas

Para determinar os momentos de primeira ordem afetados pelas imperfeicdes

geométricas segundo o eixo YY, utilizou-se a seguinte expressao:

M (3.61)

MOEd,i,y = OEd,yy + Ned ><ei,x

Moeayy =Moeyce +70 XM e = (-14,550) +1,50 x (-18408,447) = -27627,220 KNm
ed = Niep +70 XNiep = (-6756,855) +1,50 x (—0,057) = —6756,941 kN
Assim tém-se:

M., . = (-27627,220)+ (-6756,941) x 0,060 = —28032,636 kNm

OEd,i,y
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O passo seguinte é determinar o momento fletor de primeira ordem afetado pelas

imperfeicoes geométricas na combinacédo de acdes quase-permanente segundo o eixo YY.

M Moggpyy +Negp X €

OEqpi,y — 'V OEqpyy

(3.62)

X

Moganyy = Mocycp +¥s XMoy, e = (~14,550) +0,00 x (~18408,447) = ~14,550 kNm
=N, cp +¥, xN, ¢ = (-6756,855) + 0,00 x (~0,057) = —6756,855 kN

eqp
Assim tem-se:

M = (~14,550) + (-6756,855) x 0,060 = —419,961 kNm

OEqp,i,y
c) Verificacdo da Dispensa de Efeitos de Segunda Ordem

Para verificar a dispensa dos efeitos de segunda ordem, ha que verificar a seguinte

condicgéo:
Ay < Aimx (3.63)

Em que:

e J - Coeficiente de esbelteza do pilar na direc¢éo X;

e ., - Esbelteza limite na direcdo X.
O coeficiente de esbelteza do pilar € determinado através da seguinte expressao:

A =2 (3.64)

O valor de L, , determinado anteriormente, € de 28,000 m e ¢, € o diametro da sec¢ao

transversal do pilar.

_ 7% () _ 7x(2,40)°

=4,524 m?
4 4
mx ()’ 7x(2,40)
oy = P = =1629 m?
64 64
[
o= =Y = —l629 =0,600 m
y A 4,524
L
1 b _ 18,000 _ 60,000

S 0,600
Para determinar a esbelteza limite € necessario aplicar a seguinte expressao:

_20><AA><B><CX

j’lim,x - \E

(3.65)
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Para determinar o valor da expresséo anterior é necessario efetuar os seguintes calculos:

[V _
Per . = P(0,1,) x —2Y = 2 206 x _ 419961 _ 433
' OEd,iy —28032,636

Nota: ¢(=,t,) coeficiente de fluéncia calculado para os pilares, presente no anexo L

1 1

= = =0,993
1+0,2x¢,, 1+0,2x0,036

A,

A, =0,02x A =0,02x4,524 = 0,090 m?

A, xfy  0,090x 434,780

= =0,373
A, xf, 4,524 x 23,330

(4]

B=+1+2x® =+1+2x0,373 =1321
C,=17-r,,=1700-1=0,700

Ny, _  |-6756,94]
A xf, 4,524x23330x10°

Ny = = 0,064

~_20xA xBxC,~ 20x0,993x1,321x0,700

/11im,x - ﬂ ,_0, 064

Verificacdo dos efeitos de segunda ordem:

=72,623

A £ Aimx = 60,000 < 72,623 — Dispensa os efeitos de segunda ordem

Sendo que, s6 o pilar P7 verifica a dispensa dos efeitos de segunda ordem.

Consideram-se assim, os efeitos de segunda ordem para todos os pilares.
d) Momento de Célculo Total

Através da rigidez nominal foram determinados os momentos de calculo total. Os

momentos de calculo total englobam os momentos de primeira e de segunda ordem.

Meay =Moeaiy X| 1+ £ (3.66)
B,x
= -1
NEd
® My, - Momento fletor de primeira ordem, segundo o eixo YY, ja com as

imperfeicoes geométricas;

e - Coeficiente que depende da distribuicdo dos momentos de 1° e 22 ordem;
e N, - Carga de encurvadura com base na rigidez nominal;

e N, - Valor de céalculo do esfor¢go normal.
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O valor da carga de encurvadura é determinado através da seguinte expressao:

7% x EIy
B,x (LOYX)Z

(3.67)

Nota:El, - Rigidez nominal segundo o eixo YY e determina-se atraves da seguinte

expressao:
El, =K_, xEgq xI ., + K xE xI (3.68)
~ 0,3
Como a taxa de armadura p, =0,02>0,01 entdo K, =0 eK , =———,
7 1+05x¢,,
simplificando a expressao anterior, fica-se com o seguinte aspeto:
El, =K., xE4 xI,, (3.69)

Em que:

0,3 0,3

= = =0,295
’ 1+ 0,5><(oef‘X 1+0,5x0,036

E
E, =—o =£’20=28,333 GPa

Ve

El, =K., xEg xI., =0,295x28,333 x 10° x1,629 =13597288,228 kNm?
Através da rigidez nominal o valor da carga de encurvadura é:

_ 7’ xEl,  z*x13597288,228
P (L) (28y°

=171173,285 kN

Com os parametros todos determinados, o valor do momento total calculo é:

_ B |__ 1 -
Mg, =Moeq;y | 1+ N | 23422,816 x| 1+ 71173285 | 25645,843 kNm
|-14837,606|

Ed

3.8.1.1.2 Direcéo Transversal (Direcéo Y)

Para a direcéo transversal os célculos séo idénticos, ndo existindo necessidade da sua
demonstracdo. Para mais detalhe dos efeitos de segunda ordem, consultar o anexo L. O valor

do momento total calculado na diregdo é o seguinte:

Mgy, =—23304,645 kNm
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3.8.1.2 Verificacdo da Seguranca dos Pilares

A verificacdo da seguranca dos pilares é realizada conforme a metodologia do EC2. Os
esforcos atuantes tém de ser menores que os esfor¢os resistentes, para esta verificacdo ser

garantida.
3.8.1.2.1 Estado Limite de Flexdo Composta

O estudo do estado limite de flexao, sera apresentado para o pilar P7. Para a verificacéo
da seguranca dos pilares ao estado limite de flexdo composta, a combinacédo condicionante é a

sismica.

O estado limite de flexdo foi verificado recorrendo a uma folha de célculo automatico
previamente testada. A folha de calculo determina o estado limite Gltimo de resisténcia a flexdo
composta para secg¢des circulares. Para utilizar o programa € necessario caraterizar os materiais
que compde o pilar, nomeadamente a tensédo de cedéncia de célculo do betdo e do a¢o. Portanto
tem-se um betdo da classe C35/45 e uma armadura ordinéria da classe A500 NR. Tal como

mostra a Figura 3-37:

Materiais . (MPa)
Betdo  fus 233
Ago  fuyg L 4350

Figura 3-37 — Input das carateristicas dos materiais.

Apbés as carateristicas dos materiais inseridas é necessario introduzir as carateristicas
geométricas da seccdo, nomeadamente o didmetro da seccdo, a area de armadura e o

recobrimento. Tal com mostra a Figura 3-38:

Caracteristicas Exterior
Didmetro (m) 2,40
Armadura (cm?) 852,2
Recobrimento eixo (cm) 0,1
N° de vardes 106

Figura 3-38 - Input das carateristicas geométricas da secgao.

Com estas informacdes introduzidas, € apenas necessario introduzir os valores do

esforco normal e momento fletor presentes na secgéo.

O valor do momento considerado € o vetor da componente do Mg, e do momento

provocado relativamente a parcela das imperfeicbes geométricas, deste modo temos:

Mgy = (Mg, > +(N,x€,,)? =/(~29969,641)" +(6756,941x0,06)° = 29972,383 kNm
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Em relagdo ao valor do esfor¢o normal, este é introduzido diretamente (N, ). Para o

pilar P7 tem-se os esfor¢os presentes na Figura 3-39:

(kN)  (kNm)
-6756,9 | 299724

Figura 3-39 - Input do esfor¢co normal e momento fletor.

Com todos os campos necessarios preenchidos, a folha de calculo desenha
automaticamente um diagrama. Apés a andlise do diagrama presente na Figura 3-40, permite
verificar se a armadura na sec¢do é suficiente para os esforcos nela presentes e garantindo
assim a seguranca.

O diagrama de interacé@o entre o Nra € Mra produzido pelo programa para pilar P7 é
apresentado na Figura 3-40.
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-50000.0 ey ===
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o
e
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e
_v-'*¢_¢
e
400000
800000
= D_ = = = = = = = = [=]
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= = = = = = = = = (=]
= = = = = = = = = (=]
(V3 = un = [¥s] = [¥5] = 'y [
— - =l 3] 5] - -+ v

Mumen% Flector (klNm)

Figura 3-40 - Diagrama de interacdo Nrda/MRrad.

Os valores atuantes de momento fletor e esfor¢o axial, estdo compreendidos entre as
curvas, portanto esta garantida a seguranca, com a armadura adotada para a dire¢ao longitudinal
do pilar P7 de A =106¢32 (852,240 cm?)
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Adotou-se esta armadura para os restantes pilares, pois apresentam esforcos menores,

garantindo desse modo a seguranca para todos os pilares do viaduto.

3.8.1.2.2 Estado Limite de Esforco Transverso

Para a verificacdo ao estado limite de esforco transverso a acao variavel base do sismo
€ a mais condicionante, pois apresenta esforcos maiores na estrutura. Os calculos apresentados

serdo para o pilar P6, pois é o pilar mais solicitado ao esfor¢o transverso.

Esforgo Transverso Atuante

Para a determinacao do valor de esforgo transverso atuante é necessario estudar as
duas direcdes X e Y.

Veax =Vepx T 70 XVe, =0,199+15x%(1082,212) =1623,517 kN

Veay =Vepy +7 XV, =0,000+15x(-928,481) = -1392,721 kN

O esforgo transverso atuante considerado é o mais desfavoravel das duas dire¢des,

entao tem-se:

Veg =Max{Vey,Veq, | = Max{[1623,517|;|-1392,721]} = 1623,517 kN

Esforco Transverso Resistente

Segundo a metodologia do EC2 e de modo a simplificar o célculo, a seccao circular foi

transformada numa secc¢do quadrada de lado 1,697 metros como se observa na Figura 3-41.

Figura 3-41 - Seccao transversal do pilar simplificado.

Tem-se de determinar a altura (til da sec¢do, em que:
-3
d=b,, —rec —(qﬁa—;"‘j =1697 —0,04—[%] =1645 m

Com a altura util determinada, procedeu-se a determinagdo da area de armadura

minima.

0,08./f f
(&] = ————“xh, xsen(a) = % x 1,697 xsen(90)x10* =16,064 cm?®/ m
min k

s fy
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Por forma a determinar a area de armadura através do esforco transverso tem-se a

seguinte expressao:

(ﬁ] = —VEd (3.70)
o ZXF

s a X cot(0)
Em que: z=0,9xd =0,9x1645=1481 m

Entdo a area de armadura é:

V, 1623,517
L I Ed = |1 =14,509 cm® /m
S Je Zxfy4xcot(d) 1,481x434,780x10" xcot(30)

S!

A

O valor da armadura necessario € o maior valor dos dois anteriores, entre (—j e
S
min

{Mj . Portanto, tem-se:
S cal

(ﬂj = max{(ﬂ] (ﬁj } = max{16,064;14, 509} =16,064 cm?/m

S S S

Existem dois ramos, [ﬁj = % =8,032 cm? /m/ramo
s

A armadura adotada é: A, =¢#12//0,10 (11,30 cm?/ m/ ramo)

A armadura total adotada para dois ramos é: [ﬁj =11,300x2 =22,600 cm?/m
S

O valor do esfor¢o transverso resistente € o minimo entre o esfor¢o transverso associado

a cedéncia dos estribos (Vg ) € 0 esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de

betéo (V, ). Como mostra a expressao seguinte:

d,max

VRd = min{VRd,s 'VRd,max}
Portanto & necessario determinar o valor de Vpy, €Vg4 ., » @SSiM tem-se:
Vegs = foa [ﬂ) x 2 x[(cot(6) + cot(a)) x sen(a)]
' S
Viras = 434,8 % (22, 60 x 10’1) x 1,486 x [(cot(30) + cot(90)) x sen(90)] = 2528,895 kN
Para determinar o valor deV, ... ,» necessario determinar o seguinte parametro:

v =0,60x 1—f°—k =0,60x 1—£ =0,516
250 250

Vo = a, xvxb, xf xz _ 1,0x 0,516 x1,697 x 23,333 x10° x 1,486 —13146,585 kN
' cot(9) + tan(9) cot(30) +tan(30)

79



Entdo tem-se:

Vig =min{V,

Rd,s?

Vg max | = MiN{2528,895; 13146,585} = 2528,895 kN

Verificacdo da Seguranca ao Esfor¢co Transverso

Para garantir a seguranca ao esforgo transverso, os esforcos atuantes tém que ser

menores que os resistentes:

Vg, <Vgy < 1623,517 < 2528,895 kN — Verifica a seguranca

3.8.2 Fundacdes dos Pilares — Verificacdo da Seguranca

Os pilares vao assentar sobre dois tipos diferentes de fundacdes, as fundacdes diretas
e indiretas, ou seja, sapatas e macico de encabecamento com as respetivas estacas. E

necessario esta diferenca por motivos geolégicos.
3.8.2.1 Pilares Assentes Em Sapatas

Os pilares que estdo assentes sobre sapatas (fundagdes diretas) sao os pilares P1, P6,
P7. As sapatas sdo concebidas em betdo da classe C30/37 e com armaduras ordinarias A500

NR, com um recobrimento de 0,07 metros.

As sapatas possuem todas a mesma geometria, possuem 3 metros de altura (h), 7
metros de largura na direcéo longitudinal (B) e 13 metros de largura na dire¢éo transversal (L),
como se pode verificar na Tabela 3-30.

Tabela 3-30 - Geometria das sapatas.
Sapata h [m] B [m] L [m]
S1; S6; S7 3 7 13

3.8.2.1.1 Verificacdo Geotécnica

A combinagédo condicionante para o dimensionamento das sapatas é a combinag&o onde
a variavel base é a acéo sismica. A abordagem de calculo segundo o EC7, é do tipo 1 da
combinacdo 2 (A2"+” M2"+” R1). A Sapata S6 é a sapata onde os esfor¢cos sdo mais elevados e

os célculos serdo apresentados para a mesma.

A informacéao geotécnica fornecida apenas referia-se ao valor de ensaio SPT e com base
na férmula de Osaki determina-se o angulo de atrito, em que para o solo em questédo admitiu-se
o valor de 20 pancadas. As carateristicas do solo séo apresentadas na Tabela 3-31.

Tabela 3-31 - Carateristicas geotécnicas.
Carateristicas 7 [KN/m®] SPT [n° pancadas] B meaiol°]
do solo 19 20 35
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Determinacé&o das tensfes aplicadas sobre o solo:

a) Esforgo normal na base da sapata
NEd,b = 2 x NEd.pilar + PPEd,sapata + I:’F,Eci.solo
Neyp =2 |—14837, 606| +(13x7x3x25)+(13x7x7,200x19) = 48949,012 kN
b) Momento fletor segundo o eixo YY na base da sapata

Megpy =2xMgy, +2xVeg,, xh =2x(25645,843) +2x1623,517 x 3
Mgy, = 61032,789 kNm

c) Momento fletor segundo o eixo XX na base da sapata
Megpx = 2% Mgy, —2xVgy, xh =2x(23304,645) —2x(-1392,721)x 3
Mgy, = 54965,615 kNm

d) Determinacé&o do valor da excentricidade na dire¢do X na base da sapata

Mg,  61032,789

) - =1247 m
* % Ny, 48949,012

e) Determinacé&o do valor da excentricidade na dire¢do Y na base da sapata

M
e e - Mesnc 54965615 _ 0
b NG, | 48949,012

Determinacdo do valor de célculo da capacidade resistente do solo de fundacéo:

a) Caracteristicas do solo

¢y = arctan[M] = arctan(mf—ﬁf)j =32,479°

Yy
Yoo = Lo 190014 66 1N/ m?
©0 "y, 100

b) Capacidade resistente (g, ), segundo o EC7

1 . . .
Ug = Exyd,solo xB'x Ny,d XS, X1, +{p % Nq,d XSq xlq (371)

e Fatores de capacidade resistente:

N,, = ™" x tan’ (45 + %’] = @™ @249 » tan? [45 +

q,

32,2479j — 24,523

N, =2x (N, ~Dxtan(4',) = 2x (24,523 - 1) x tan(32,479) = 29,947
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e Area efetiva ( Figura 3-42)

B'=B-2xe, =7-2x(1247)=4,506 m
L'=L-2xe, =13-2x(1123)=10,754 m

7.000

4.506

Figura 3-42 - Area efetiva da sapata S6.

e Fatores da geometria da sapata em planta:

S, :1—0,3><B— =1-0,3x 4,506
r L' 10,754

B' 4,506
s, =1+—xsen(¢',)=1+—
a L' (@) 10,754

=0,874

xsen(32,479) =1225

e Fatores gue levam em conta a direcdo da atuacdo da forca horizontal (X e Y)

2+(LYB') 2+(10,754/4,506)

m, =m, = = =1,295
Y 1+(LYB")  1+(10,754/4,506)
2+(BYL") 2+(4,506/10,754)

m. = mB = = =l705
" 1+(BYL')  1+(4,506/10,754)

e Fatores de inclinacdo de carga (X e Y)

r m, +1

F X 1,705+1
i = |1 [EdHx - LM -0,831
48949,012

I:Ed,\/,x i

1 Feanx | [1_2><1623,517

1,705
- =0,890
48949,012 }

I:Ed,V,x i

r -m, +1
F 'y _ 1,295+1
1_ _EdHy —1- 2x(-1392,721) -1135
48949,012

Feq v

L Feany | [1_ 2x(-1392,721)

1,205
= =1,074
48949,012

FEd,V i



e Tensao resistente na base da sapata devido ao peso de solo acima da fundacao:

Uo = 7400 X Ny =19,0x (7,200 +3) = 193,800 kN / m?

e Célculo da capacidade resistente do solo de fundacédo (X e Y)

1 . . .
Oy = §X7d,so|o xB'xN,  xs xi  +0,xN,,xs, xi,, =6110,067 kN /' m?

Uy = %X Vaco XBXN xS i +0yxN, o xS, xi, =8231663 kN /m?

O valor de gra escolhido sera o menor das duas dire¢cfes:

Gy =MiN{Oy, ; G, | =Min{6110,067 ; 8231663} =6110,067 kN /m?

c) Verificacdo da capacidade resistente do solo de fundacéo

A tensao aplicada no solo é obtida através da aplicagédo da expresséo seguinte:

N
O-solo = o (372)
B'xL'
N
o —esb 48949012 835,571 kN / m?
©  B'xL 4,506x13,000
N
o) = ean 48949012 _ ooy oan kN s m?
o BxL' 7x10,754
A verificagdo é garantida se cumprir a condi¢@o presente na Tabela 3-32.
Tabela 3-32 - Requisitos de verificagdo da capacidade resistente do solo de fundagéo.
Acdo Variavel Base: SISMO Acdéo Variavel Base: SOBRECARGA

Umax <2x qrd O-max £ qrd

Assim tem-se:
Omax S 2%0,4 =835,571<2x6110,067 — Verifica a seguranca
3.8.2.1.2 Verificagéo Estrutural

A Sapata S6 € a sapata onde os esforcos sdo mais elevados, como foi referido

anteriormente e os calculos serdo apresentados para a mesma, com a acao variavel base o
sismo.
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Direcao Longitudinal (Direcao X)
a) Armaduras da face inferior da sapata

Para a determinacédo das armaduras na face inferior recorreu-se ao método das bielas.
A aplicacdo do método é realizado segundo a Figura 3-43 e com as formulas presentes na Tabela

3-33.

\:
ox, ,<B/4 ex, >BiA 1
N N
f A
a | 2 |
‘ kx-a, ! Kx-a, —
1 | A =2.400 A
‘ . R
= ‘ Fe o o | Fe lo = .
| I W A BN A
T |
B Ry K N l__
P By PB . = e
‘r B 4 - B 4 } B I
CORTE AA PLANTA

Figura 3-43 - Método das bielas.

Tabela 3-33 — Férmulas para determinar a for¢ga do tirante de armadura e da area de armadura.

%XL'X Ceoio x(i—ao x(O,S—KX)j

e, <>
x4 Ftsd,x = Ft
d (A+S-X )cal = = '
foa xL
e, > B Ft., = Neas _(exw —% X(O’S_KX)>
b,x 4 sd,x d

Para determinar as armaduras na face inferior da sapata segundo o método das bielas

é necessario:
-6
d=h-rec —[¢a—;"‘j = 3,00—0,07—[%} =2918 m

O valor de k, é determinado através da interpolacéo dos valores da Tabela 3-34.

Tabela 3-34 - Valores do coeficiente K.

— 0 0,25 0,5 1 15

k 0,25 0,20 0,15 0,10 0,05
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_ 25645,843

=e, =——————=1728m
*x 14837,606
aO = ¢pilar = 2’ 400 m
Deste modo, para e _1r8 0,720 -» k, =0,128
a, 2400

e, . 21247<%:l75

Xp
Assim, para determinar a forca no tirante utiliza-se a seguinte expressao:

B B
—xL%o* x| —-a,x(0,5-K
B 2 Usolo (4 ( x)j

Ft,, =
sd, X d

=11169,762 kN

(A+ ) = Plax _ 11169,762 =19,762 cm? /m
SX Jeal f !

4o XL 434,780x10° x13,000
Adota-se A’ =¢25//0,20 (24,540 cm?/m)

b) Armaduras da face superior da sapata

Para determinar a area de armadura superior, recorre-se ao modelo de célculo presente
na Figura 3-44.

A
- J\ o
v

| v v v v PP

L L020L |y PPy, Secsdo

|,
Z

AAANANY

=k

L R I

L L Lcons 1 ‘Eﬂ
CORTE B-B

Figura 3-44 -Modelo de calculo das armaduras superiores (X).

Sendo que o peso préprio da sapata e do solo sdo dados por:

PPsapata =Yapa % h =25%3,00 =75,00 kN / m?

PPy = 74 00 XN =19x 7,20 = 136,800 kN / m?

Momento fletor maximo:
Bconsola = (0' 20 x ao) + (% - %J = (01 20x 2; 400) + [@ - Z,LZOOJ = 2,780 m

B 2
Mgy, = (7o X PPopaa + 76 X PPsmo)X% =1184,184 KN /m
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Para determinacéo das armaduras na face superior da sapata tem-se:

(A,),, =@xbxd oo (3.73)

syd

Em que:

Mg, 1184,184
b><d2><fCd 1x2,920% x20x10°

®=1-1-2x y =1-/1-2x0,007 = 0,007

7,

=0,007

20

(A%,)  =0,007x1x2920x ———
*Joa 434,780

x10* =9,360 cm’ / m
Adotou-se A", =¢$20//0,20 (15,710cm?/m)

Direcao Transversal (Direcéo Y)

Para determinar a area de armadura na direcéo transversal, considerou-se o modelo de
célculo da Figura 3-45.

lo__3.100 2400 | 2000 | 2400 3100
8
= 74 AN
4,300 il 4,400 = 4,300
T -+
Neg plar NEd,piIar

PPeapata PPsdo 1~ Mg« (i\MEd,b,x
EEEEEEEEEEEEEEEERE TR

A Ay
trttetereeeeteeeesed

Oso M
d
~
d

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES

Figura 3-45 - Modelo de célculo das armaduras na dire¢éo VY.

Obteve-se para 0 modelo uma tensdo maxima oo de 4551631 kN /m . Um momento
fletor na base da sapata de (M, ,,,) de 23304,645 kN /m, um esfor¢o normal no topo da sapata
de (Neg piior ) de —14837,606 kN /me 0 peso volumico da  sapata de
(PP + PPuyo) de 1482,600 kN /m.
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a) Momento atuante

Com o modelo de célculo apresentado, obteve-se 0s seguintes valores de momento

maximo positivo e negativo, respetivamente:
M, =28373,192 kNm
M, , =-5321,145 kNm

Ed,x

b) Armadura e momento resistente na face inferior

-6
d=h-rec —(%—;"‘j = 3,00—0,07—[%} =2918 m

f
(A%,)  =oxbxdx=- (3.74)
cal oyd
M
pu=—->3:— =0,024
bxd® xf,

w=1-1-2x 1 =0,024

(A* ) =a)><b><d><f°—d=0,024><1><2,918>< 20
SX Jcal 43

syd

x10% =32,344 cm? /m

Adota-se assim A',, =¢25//0,20 +$20//0,20 (40,250cm?/ m)

c) Armadura e momento resistente face superior

-6
d :h—rec—((ﬁa—;"‘J:B,OO—0,0?—[w]:2,922 m
M
u=—->""—=0,007
bxd ><fCd

®=1-1-2x i =0,007

f
(A",.). = @xbxdx— —0,007x1x2,922x 20
> cal f 434,78

syd ’

x10* =9,360 cm? /m

Adota-se assim A, =¢#16//0,20 (15,710cm?/m)

3.8.2.2 Pilares Assentes Estacas (Fundag¢des Profundas)

Sobre fundacgdes profundas estéo os pilares P2, P3, P4 e P5, que tém como macicos de
encabecamento os macigcos M2, M3, M4, M5 respetivamente. Os macicos de encabecamento e
as estacas sdo constituidos por betdo de classe C30/37 com armadura ordinaria A500 NR. As

armaduras tém 0,07 metros de recobrimento.

Na Figura 3-36 apresenta-se as dimensdes geométricas dos maci¢cos e o nimero de

estacas associado e o comprimento da estaca, de cada macico.
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Tabela 3-35 - Dimensdes dos macicos.

Macico L [m] B [m] H[m] N est L est Destaca [M]
M2 12,10 5,50 2,50 8 9,00 1,10
M3 12,10 5,50 2,50 8 16,00 1,10
M4 12,10 5,50 2,50 8 18,00 1,10
M5 12,10 5,50 2,50 8 13,50 1,10

3.8.2.2.1 Verificacdo Geotécnica

A combinagédo condicionante da verificacdo geotécnica tem como acéo variavel base a
acao sismica. A verificag@o geotécnica é efetuada segundo o EC7, utilizando a abordagem de

célculo do tipo 1 da combinagéo (A2"+” M1"+” Ra).

As carateristicas do solo sdo as mesmas utilizadas na verificacdo geotécnica das
sapatas. Os calculos serdo apresentados para 0 macigo e as respetivas estacas, sendo que 0s

esforcos sdo mais desfavoraveis para o macigo S2.
a) Fatores de correlacéo

Na Tabela 3-36, sdo apresentados os fatores de correlacéo, para estacas moldadas no

local e de n=1.

Tabela 3-36 - Fatores de correlagéo.
& 1,4

54 114

b) Calculo das carateristicas do terreno

¢', = arctan tan(#) = arctan(tan(%)j =32,479°
Ve 110

_Zs0 _19.00 19 00 kN /e

100

yd,solo
V4

c) Verificacdo do efeito de grupo

O célculo da capacidade resistente é efetuado para uma so estaca, multiplicando
a capacidade resistente pelo nimero total de estacas presentes no macico, pois 0

afastamento entre estacas é de 3,00 metros (Sest) e 34,, =3x1,00=3 m, implica que

3. = Ses » €NtAO NAO existe efeito de grupo (7, =1).

est ?
d) Calculo das Forcas Atuantes

PP,

Ed,macico

=Yg X Vga X I_macig0 X BmacigD x Hmacigo =10x25x12,10x5,50%x2,50 = 4159,375 kN
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2
I:)I:)Ed,est = 7/G ><}/BA XAest XLest Z:LOXZSX(%]XQ = 2131825 kN

+ PP,

Ed,macico

F, =2xN + PPy, . XN, =34706,507 kN

Ed,pilar

e) Profundidade Critica

Os coeficientes da profundidade critica sdo determinados com base no grafico
apresentado na Figura 3-46.

A /

— ft

l | 120 /

o 80

h50 350 450 56,070 1
¢’ 40 7

0 | —] |/ L L 1 |

240 2g° 353g0 400 440

&
Figura 3-46 - Gréfico para determinar a profundidade critica e o fator de profundidade.

' eg = 35°= % =12,417 - D, =12,417x100=12,417 m

D, > Ly = 0" o = Voo X Lot =19x9=171,00 kN / m?

est

N, =56,07 = (#'eq =35°)

med

f) Calculo da Capacidade Resistente de Ponta

2
Rpcal = 0 v max X Ny X A =171,000 % 56,070 x [#J =9111,753 kN
g) Calculo da Capacidade Resistente Lateral

O g = umax L7000 _ gg gy oy /2
’ 2 2

K, =1-sen(¢") =1-sen(35) = 0,426

K, = K, — Coeficiente de repouso

R

s,cal

=0 mea X Kg xtAN(0) x A = 85,5><O,426><tan(35)><[2><ﬁxgx%j

R, ., = 793,998 kN / m?

s,cal

h) Célculo da Capacidade Resistente Total
R.ca =Ruea +Roca = 9111753 + 793,998 = 9905,750 kN

c,cal s,cal
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i) Valores Carateristicos das Capacidades Resistentes

i) Poco ey Roca ) | {9111753_9111753
bk - ¢y 14 14

; ; } =6508,395 kN

R R
R, - min{( e )mea . (Rscat o } - {793,998 793,998

; ; }=567,141 kN
I <, 14 14

R R
R min{( cea )y (Rega ). } - {9905,750_9905,750

&G G 14 7 14

j) Calculo da Capacidade Resistente

} =7075,536 kN

. {Rbk Rsk.Rsk} . {6508,395 567,141 7075,536
R, =mind —+—;—=/,=min + ;

} = 4504,009 kN
Yo Y Vs 16 13

Resiom = TTost X Reg X77, = 8x 4504,099 x 1= 36032,072 kN

k) Verificagcdo da Capacidade Resistente do Solo de Fundacé&o

A Verificacdo da capacidade resistente do solo é garantida com base na condicao
presente na Tabela 3-37.

Tabela 3-37 - Requisitos de verificagdo da capacidade do solo de fundagéo.

Acédo Variavel Base
Sismo Sobrecarga

ch < 2 X Rcd,total F d < R

el cd ,total

Fy <2xR_, < 34706,252 < 2x36032,073 — Verifica a Seguranca

3.8.2.2.2 Verificagéo Estrutural

Macico de encabecamento

A determinacdo das armaduras do macico é realizada a partir da distribuicdo dos
esforgcos para as estacas através de bielas, como representa a Figura 3-47.

OO

o F ol

Figura 3-47 -Modelo de calculo do macico de encabecamento em planta.
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A simetria entre as estacas do modelo, permite resumir a dois tipos de estacas
diferentes. Estes dois tipos séo: estacas do tipo 1 e estacas do tipo 2 que estdo sujeitas aos
mesmos esforgos respetivamente.

Tabela 3-38 - Coordenadas das estacas em rela¢cdo ao CG do macico.

Estacas Xi[m] Yi[m] (xi)?[m?] (yi)? [m?]

1 Tipo 1 -1,650 -4,950 2,723 24,503
2 Tipo 2 -1,650 -1,650 2,723 2,723
3 Tipo 2 -1,650 1,650 2,723 2,723
4 Tipo 1 -1,650 4,950 2,723 24,503
5 Tipo 1 1,650 4,950 2,723 24,503
6 Tipo 2 1,650 1,650 2,723 2,723
7 Tipo 2 1,650 -1,650 2,723 2,723
8 Tipo 1 1,650 -4,950 2,723 24,503
Total 21,780 108,900

a) Dimensionamento do macico sobre as estacas

Para determinar as armaduras no macico sobre os dois tipos de estacas recorreu-se

ao modelo presente Figura 3-48.

NEu,n I Nea Tz
Tipo 1 Tipo 2

ALGADO

Figura 3-48 — Modelo das bielas na zona do macico.

e Estacas do Tipo 1

Para determinar o valor do esfor¢o axial em cada estaca do tipo 1, utiliza-se a seguinte
expressao:

2xN_, _ .
Ney 1y = S0P L2 M, X e+ 25X My, X s (3.75)

X X
Ed,y 2 Ed,x 2
nest Z Xi zyl
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Segundo a metodologia presente no RSA, a acdo sismica sé ocorre numa direcao, isto
é, ou apenas em X ou apenas em Y, e nunca nas duas em simultdneo. Assim, é necessario

verificar qual a direcdo que provoca maior momento.

2x Mgy, —ZX L = 2x15727,745x 21320 — 2382,092 KNm
S

2 My, x s = 2x16126,174x 220 _ 1466016 kNm
Yy, 108,900

Mgy = max{Mc, ;Mg,, | = max{2382,992,1466,016} = 2382,992 kNm

O valor de momento € maior na diregdo Y, assim o valor de esforgo axial €:

2xN_, . X
Nepri = = +2XMEdy X =
’ nest ’ in
2x|-14418,268| 1,65

NEb,Tl =

+2x2382,992 x ———— = 3965,626 kN
8 21780

Com o valor do esforgo normal determinado, é necessario determinar a altura atil do

macico de encabegamento.
-6
d=h-rec —(¢a—;mj = 2,50—0,07—[%} =2,420 m

A forca total nas armaduras do maci¢co de encabecamento na zona acima das estacas

do tipo 1 é dada com a seguinte expressao:

N
= _EdTL (3.76)

L tan(6,)

Para a resolucédo da expressédo é necessario determinar:

d .
0, = arctan| ——=2— | = arctan 2,420 i 42,87°
y _ ar J1652 +2,75% - =~
1 4 4

_ Ny, 3965,626

F,= = =4272,005 kN
tan(6,) tan(42,87)

Determinacao das armaduras na direcao X e Y.

O éangulo da forca total é determinado por:

o, = arctan(ﬁj = arctan(%) =59,04°— Igual nas duas direcdes.

X
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Direcdo X

a) Forcas naarmadura no macico

Ft,., =R, xcos(a,) = 4272,005 x cos(59,04) = 2200,294 kN

b) Armadura nazona do macico sobre as estacas

Ft 2200,294

S1LX
= = X
(A fo  434,780x10°

Adota-se A, =18¢20 (31,40 cm®)

10* =50,607 cm?

Direcdo Y

a) Forcas na armadura no macicgo
Ft,,, =F,xsen(a,) = 4272,005 xsen(59,04) = 3661904 kN

b) Armadura nazonado maci¢o sobre as estacas

(A,). = Ft,, 3661904
Weal  f 434,780 x10°

syd

Adota —-se A, = 8¢25 +15¢20 (86,380 cm?/m)

x10* = 84,223 cm?

e Estacas do Tipo 2

Para determinar o valor do esfor¢o axial em cada estaca do tipo 2, utiliza-se a seguinte
expressao:

2xNgy 4 : .
Nep 1o = 05 4 25 My X+ 2x My, X (3.77)

nesl Z Xi2 Z:yi2

Tal como nas estacas do tipo 1, a a¢do sismica s6 ocorre numa dire¢do, assim também

€ necessério verificar qual a diregdo que provoca maior momento.

2x Mg, x—zx L = 2x15727,745x 21320 _ 2382,992 kKNm
, X

2x Mgy, % Y 5= 2x16126,174xﬂ = 488,672 kNm
Dy, 108,900

Mgy = max{Mg, ;Mg,, | = max{488,672;2382,992} = 2382,992 kNm

O valor do momento é maior na dire¢ao Y, assim o valor de esfor¢o axial é:

2xN

. X_
NEbestTZ:ﬂ"'zxwlajy>< I 2
' r-]est ' zxi
2x|-14418,268| 1,65
Nepesrz = 5 +2x2382,992 x 31780 3965,626 kN
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Com o valor do esforco normal determinado, é necessario determinar a altura atil do

macico de encabecamento:
-3
d=h-rec —(¢a—§°‘j = 2,50—0,07—(%} =2,420 m

A forca total nas armaduras do macico de encabecamento na zona acima das estacas

do tipo 2 é dada pela seguinte expressao:

N
F,= Ed.T2 (3.78)
tan(é,)

Para a resolucéo da expressdo anterior € necessério determinar:

d .
0, = arctan| —=<£— | = arctan 2,420 57 |=6479°
y, — e {0,557 +1,65% — =~
4 4
N
F,=—22 - 3965626 _ 956 930 KN
tan(g,) tan(64,79)
Determinacéo das armaduras na direcdo X e Y.
Angulo da forca total:
a, = arctan Yz |_ arctan[o’jj =18,43°— Igual nas duas dire¢des
X, 165

Direcéo X
a) Forcas naarmadura no macico

Ft,,, = F,, xcos(a,) =1866,930x cos(18,43) = 1771129 kN

b) Armadura nazonado maci¢o sobre as estacas

Ft,, 1774129

(&Z,X )cal - fsyd = 4341780 X 103

Adota-se A,,, =14¢420 (43,960 cm?)

= 40,736 cm?

Direcéo Y

a) Forcas naarmadura no macico

Ft.,, =F, xsen(a,) =1866,93 xsen(18,43) = 590,222 kN

b) Armadura nazona do maci¢o sobre as estacas

=13,578 cm?

(A_; ) _Ft,, 590,222
2y Jeal ¥ 434,780x10°

syd
Adota -se A,,, =8¢25+15¢420 (86,380 cm?/m)
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Estacas

a) Calculo das Armaduras Transversais

Determina-se o valor do esforgo transverso através da seguinte expressao:

2xV

VEd est nEva”aF (379)

est

Veapiar =Max{Vey , Vey, | = max{|-835,209/;805,607} =|-835,209|kN

2xV_,
VEd'est _ nEd'p"ar _ 2X8385,209 _ 208,802 kN

est

Para determinar a area de armadura, utiliza-se a simplificagdo que foi utilizada para
determinar as armaduras para os pilares, em que se transforma a sec¢ao circular numa secc¢éo
quadrada, como mostra a Figura 3-49.

Figura 3-49 - Simplifica¢éo da seccéo.

A altura Gtil da seccéo é dada pela formula seguinte:
-3
d=h-rec —Va—;"‘] =0,778-0,07 —[%) =0,703 m

Comeca-se por calcular a armadura minima transversal, através da seguinte expresséo:

(ﬁj = M x b, xsen(a)

S fSyk

(3.80)

(ﬂj - % x0,773x 5en(90) x 10* = 6,818 cm? /m

S

Com a armadura minima determinada, calcula-se a armadura de célculo.

(ﬁ] _ VEd,est (381)

s z xf, xcot(0)

(ﬂ] = 208,802 =4,382 cm?/m

s ) 0,9x0,703x434,78x10* x cot(30)
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A armadura necessaria para a seccéo € determinada pelo maior dos dois valores

anteriores calculados:

(%) =max{(%j (Mj }:max{6,818 . 4,382} = 6,818 cm? /m

S

A

Como a seccédo tem dois ramos, (—j = g =3,409 cm?/m
S nec

A armadura adotada é: (ﬁj =¢10// 0,20 (3,95cm? / m/ ramo)

adot

A

Deste modo para os dois ramos tem-se (—j =7,90 cm? /m
S

b) Calculo das Armaduras Longitudinais

O momento fletor atuante é determinado através da seguinte expressao:

M, .. =V, .. xt (3.82)

Ed,est Ed,est

Em que:

e t- Coeficiente de comportamento elastico, determinado através da seguinte

expressao:

b [E 110 [33

x4 =3,305
3 E

t =
3 5x1073

solo

M xt = 208,802 x 3,305 = 690,069 kNm

Ed,est = VEd .est

Com base na folha de calculo, ja utilizada para o célculo dos pilares, precisa-se do

esfor¢o normal minimo dos esforgos presentes nas estacas do tipo 1 e nas estacas do tipo 2.

N = MiINIMO{N¢g eer1iNeg eorrs | = 3965,626 kN

Ed estaca

No programa obteve-se uma area de armadura demasiado pequena e determinou-se

uma nova area de armadura com base na seguinte expresséo da armadura minima:

110°

A, =0,0025x A, =O,0025><[7r>< JxlO"’ =23,758 cm? /m

Adota-se — A =12416 (24,12cm?)
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3.9 Encontros e suas Fundacgdes

3.9.1 Consideracdes Gerais

O presente viaduto € composto pelo encontro 1 (E1) e pelo encontro 2 (E2). Os encontros
El e E2 sdo idénticos no seu aspeto apesar de terem dimensdes diferentes devido as condi¢cdes
do terreno. Os Encontros séo constituidos pelo espelho, viga de estribo, dois gigantes, sapatas
e muros de avenida.

Os encontros sao compostos por betdo da classe C30/37 e armaduras ordinarias A500
NR, com um recobrimento de 0,07 metros.

3.9.1.1 Acdes
Os encontros estéo sujeitos a trés tipos de a¢des diferentes:
e Acdes atuantes devido a massa do encontro;

e Impulsos de solo;

e Ac0es transmitidas pelo tabuleiro.

3.9.1.2 Acgdes atuantes devido a massa do encontro

A massa do encontro inclui: o espelho e viga de estribo, gigante, sapata e o solo sobre
a sapata. As acdes dividem-se em acdes horizontais e verticais (Figura 3-50). Exceto na sapata,

sendo que na ocorréncia de um sismo a mesma acompanha o movimento do solo.

As forgas verticais sdo iguais ao

Espelho +

PP (K, =PP) de cada elemento, no caso Viga de estribo

da forca horizontal € necessario multiplicar
a forca vertical por um coeficiente sismico Solo 1
(F, =F, xpB). Este coeficiente sismico é l_'i
determinado pela localizagdo geografica Fy

do viaduto, sendo que o presente viaduto é Gigante

R
oy

dimensionado para uma zona sismica A,

que segundo o RSA (artigo 29° e 309, o

Solo 2

!
B

coeficiente de sismicidade é dea =1, que
atribui o valor ao coeficiente sismico de
f=016xa =0,16x1=0,16. Fv] Sapata

Figura 3-50 - Agdes atuantes na massa no encontro.

3.9.1.3 Impulsos de solo

Os impulsos considerados para a analise sdo: os impulsos devido ao peso préprio do

solo (PP), a sobrecarga atuante no terrapleno (SC=10kN/m?) e ao sismo (E).

97



Os impulsos de terras s6 sao considerados até ao ponto onde existe solo a direita e a

esquerda do encontro de modo a anularem-se (z,) desprezando a camada de solo vegetal.

-
|

Figura 3-51 - Impulsos no encontro, &ngulos e alturas consideradas.

Coeficiente de impulso em repouso

O coeficiente de impulso em repouso € calculado pelo Teorema de Rankine, através da

seguinte expressao:
K, =1-sen(¢',) (3.83)

Em que, ¢',-valor de célculo do angulo de atrito do solo

¢', = arctan [—tg}qu ')J (3.84)
y

Coeficiente de impulso ativo

O coeficiente de impulso ativo é calculado pelo Teorema de Coulomb, através da
seguinte expressao:
cos’(¢',— @
K, = @'s=0) _ (3.85)
cos®(p)xcos(5',+ gpi){“\/sen(é atd'g)xsen(d—1)

cos(d',+ @) xcos(g —i)
Nota: o', = §¢'d

Coeficiente de impulso para a acéo sismica

O coeficiente de impulso para a acdo sismica é calculado pelo Método de Mononobe-

Okabe, pela seguinte expresséo:
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K — COSZ(¢|d_¢i _0|) (386)

cos()xcos’ (@) xcos(5',+ ¢, + 6}){1+\/S€n(5'd_¢ld)xsen(¢ld_i _?i)
cos(d'y+ ¢ + 68)xcos(p —i)

o K, 3 1
Nota: @ = arctan(mj,kh =pek, {Ethj

3.9.1.4 Acdes transmitidas pelo tabuleiro

As acdes transmitidas do tabuleiro aos encontros séo realizadas pelos aparelhos de
apoio. As acfes transmitidas sdo compostas por duas for¢as horizontais, na direcao longitudinal

e transversal, F, ., € Fy; ., respetivamente. Na direcdo longitudinal, para a forga horizontal

transmitida pelo tabuleiro, é necessério ter em conta o atrito provocado entre os elementos do

apoio, sendo a forca F, =F, x &, com x4 =0,05 (atrito entre o aco e o teflon) e por uma forga

vertical K

v.ap » COMO Se pode observar na Figura 3-52.

|

|

Fy tab Fy tab ‘L

=

P ab Fir o <

N N i

|

i
A A
S A N I \

Vo V

Figura 3-52 - Forgas transmitidas pelo tabuleiro aos encontros.

3.9.2 Encontro E1

Para a analise da seguranca do encontro é considerada apenas metade da sua largura
por existir simetria ho encontro, que corresponde a 5,60 metros. O encontro possui uma altura

de 13,30 metros (h,_, . ). Os impulsos do solo anulam-se quando existe 0 mesmo tipo de solo na

enc

frente e traseira do encontro, o que acontece sensivelmente a 7,90 metros de profundidade.

3.9.2.1 Ac¢des no Encontro
a) Acdes atuantes devido a massa do encontro

As forcas atuantes devido a massa do encontro sdo apresentadas na Tabela 3-39.
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Tabela 3-39 - Forgas atuantes e centros de gravidade

Forcas Centros de Gravidade
Elementos
Fv[kN] Fr [kN] CGv[m] CGu[m]
Espelho + Viga
de estribo 856,394 137,023 3,439 10,742
Gigante 1235,883 197,741 3,634 5,634
Sapata 1434,375 - 4,250 0,750
Solo 1 3512,370 561,979 6,952 8,484
Solo 2 576,528 92,245 0,500 4,407

Nota: Centros de gravidades determinados a partir do ponto inferior direito da sapata,

sendo que é medida a distancia horizontal e vertical.

b) Impulsos do Solo no Encontro

Os impulsos relativamente aos solos foram divididos em oito diagramas, devido a
existéncia de duas superficies de contacto diferentes, como se pode verificar na Figura 3-53.

| 5.600 |

7
g\l 4
gl il
8
: 3
T EsSc ¢pP

Figura 3-53 - Diagramas dos impulsos do solo e area de aplicagéo

Os impulsos no gigante consideram-se que séo aplicados na largura de influéncia que

corresponde ao dobro da largura do mesmo (Linn=2,40m).

As expressdes para a determinacao dos impulsos de terras sédo apresentadas na Tabela
3-40.
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Tabela 3-40 — Expressdes dos impulsos dos solos

Acéo Impulso Expresséo
1 | ep =%><7d x k x 3,800 x 5,600
CP 2 Lo =74 x k x3,800x 4,100 x 2,400
1 2
3 lyop = X 74 X kx4,100% x 2,400
4 l,sc =K xSg x3,800x5,600
SC
5 lssc =K xSg x4,100x 2,400
6 lee = 74 ¥ (K, —K,)x4,100x 3,800 % 5,600
1 2
E 7 laze =5 *7a % (ks —k,)x3,800% x5,600
8 | oe = %x 7, % (K, —k,)x 4,100% x 2,400
Em que:

e y,- Valor de célculo do peso especifico do solo;
e S,.- Sobrecarga no terrapleno, Sy, =10kN / m?;

e Kk - Coeficiente de impulso (repouso ou ativo);

e k.- Coeficiente de impulso para agéo sismica;

e Kk, - Coeficiente de impulso ativo.

Os impulsos decompdem-se em duas componentes, a componente horizontal e vertical:
e Componente horizontal:

I, =lxcos(g +5'y) (3.87)

e Componente vertical:

I, =Ixsen(g +7',) (3.88)

¢) Acdes transmitidas pelo tabuleiro

As ag0Oes transmitidas pelo tabuleiro aos encontros foram determinadas no programa
SAP2000, com base no modelo de célculo tridimensional. Os esfor¢os provocados pela agéo

sismica foram corrigidos pelo coeficiente de comportamento sismico (7 =2). Os esforgos

determinados estdo apresentados na Tabela 3-41.
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Tabela 3-41 - Forgas transmitidas ao encontro E1.

Forca
. Horizontal
Tipo Forca Vertical (Fv) Transversal
(Frr)
CP [kN] SC [kN] VDT [kN]  VUT [kN] E [kN] E [KN]
Méximo 1088,305 200,972 783,789 0,497 364,902
. 1877,448
Minimo -139,637 -100,486 -783,789 -0,497 -364,902

3.9.2.2 Verificacdo Geotécnica

Os valores de célculo das forcas transmitidas pelo tabuleiro, onde a sobrecarga é a acao

varidvel base, é dada pela seguinte expressao:

F xR +

Edvab — 76 X v scab T 76 X[

=

V,SC,tab +(l//O,VDT x

=

V VDT tab + V/O,VUT

<Fowra )] (3.89)

Fed fLiab = Feay i X 4 (3.90)

Os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro, onde a agéo sismica é a

acao variavel base, é dada pela seguinte expresséo:

F

Edviab — /G X

=

Vb T Vg X

E

V E tab

(3.91)

Feanim =R gw X4 (3.92)

Na determinacéo das forcas horizontais longitudinais quando a forga vertical e a forca
horizontal longitudinal tém comportamentos distintos, em que uma é favoravel e a outra

desfavoravel € necessario aplicar a formula da combinagéo F, ,, ., Para a sua determinagao,

com os respetivos coeficientes parciais de seguranca.

Para a verificagdo geotécnica sdo efetuadas quatro combinacdes, devido a presenca de

duas ac¢0Oes de variavel base. Estas combinacdes estdo presentes na Tabela 3-42.

Tabela 3-42 — Combinag8es para a verificagdo geotécnica.

Combinacgéo Expressao
1 (1L00xCP+100xE,,,), com impulsos ativos
2 (L00xCP+100xSC,,, ), com impulsos ativos
3 (L00xCP+1,00xSC,_,,), com impulsos ativos
4 (L00xCP+100xSC, ), com impulsos em repouso

Nota: A quarta combinagdo apenas serd realizada para avaliar as tensdes no terreno.
Porque refere-se a um caso em repouso e segundo a teoria do equilibrio limite, a verificagao da

seguranca ao derrubamento e deslizamento é realizada para um estado de aterro ativo.

102



3.9.2.2.1 Estados Limites Ultimos (ELU)

Para a verificagdo geotécnica ser satisfeita € necessario a verificagdo de varios estados
limites dltimos que, consoante a acdo variavel base, tera de respeitar a sua condigédo, como se

pode verificar na Tabela 3-43.
Tabela 3-43 — Estados limites ultimos e critérios de seguranga.

Acdo Variavel Base:
Estado Limite

SISMO (E) SOBRECARGA (SC)
Derrubamento F.S.>100 F.S.>150
Deslizamento F.S.>100 F.S.>150
Rotura do solo de o <2xq, o <qy

fundacéo

Estados Limite de Derrubamento (EQU)

Para a verificagcdo deste estado limite, as for¢as transmitidas pelo tabuleiro consideradas

sdo apresentadas na Tabela 3-44.

Tabela 3-44 — Valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro.

Acédo Variavel Base:

Fo rcas
Emax Emin SCmax SCmin
Fed,vtab [KN] 938,724 938,351 844,852 342,200
Fed,pitab [KN] 46,936 46,918 114,598 26,497

A combinagdo condicionante para a andlise ao estado limite de derrubamento é a
combinacgéo (2) da Tabela 3-42. Esta condi¢éo consiste em verificar o derrubamento no ponto
indicado na Figura 3-54. A seguranca € determinada através do quociente entre 0s momentos

estabilizantes e os momentos destabilizantes.

[

Figura 3-54 - Modelo de célculo para o estado limite de derrubamento.

zMstb
F.S.=& % >150 (3.93)

z Mdst
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Com os calculos efetuados, obtiveram-se os seguintes valores:

> M,, =36003,103 kNm

> My =16654,387 kNm

Em que o fator de segurancga é:

g _ M _ 36003103

= = = 2,16 — Verifica a seguranca
> My, 16654,387

Os calculos detalhados encontram-se no anexo O.
Estados Limite de Deslizamento (GEO e STR)

Para a verificagcdo deste estado limite, as for¢as transmitidas pelo tabuleiro consideradas

estdo apresentadas na Tabela 3-45.
Tabela 3-45 - Valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro.

Acédo Variavel Base

SCmax SCmin
Forcas Emax
AC1 - Comb.1 AC1 - Comb.2 AC1 - Comb.1 AC1 - Comb.2
Fﬁi’mab 939,097 2526,649 2030,179 1769,929 1374,355
FE[dkF,'\Llj‘ab 46,955 46,936 46,936 46,936 46,936

A acéo variavel base para este caso é a sobrecarga. A combinagdo condicionante para
este caso € a combinacéo (3), em que a condicéo é verificada com o quociente entre as forcas

estabilizantes e as forgas destabilizantes (Figura 3-55).

> <«
I:dst I:stb

Figura 3-55 - Modelo de célculo do estado limite de derrubamento.

F
F.S.= h >150

Z Fdst

Com os calculos efetuados, obtiveram-se os seguintes valores:

D F,, =3348,258 kNm

> F, =1657,585 kNm
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Em que o fator de seguranca é:

F
F.S.= 2F _ 3348,258 2,02 — Verifica a seguranca
> Fi 1657,676

Os célculos detalhados encontram-se no anexo P
Estados Limite de Rotura do Solo de Fundacao (GEO e STR)

Para a verificacdo deste estado limite, as for¢cas transmitidas pelo tabuleiro consideradas

sdo iguais as utilizadas no Estado Limite de Deslizamento. A combinag&o condicionante para

este caso é a combinagéo (4) (Tabela 3-42)
a) Tenséo Aplicada no Solo de Fundacgéo

A sapata tem uma geometria de 8,50x4,50 metros (B x L).
O célculo da tensdo maxima aplicada sobre o solo é determinada através da seguinte
expressao:

_ 2 Feny (3.94)

e Area efetiva (Figura 3-56)

B'=B-2xe, =B-2xbr, =85-2x(0,340)=7,820 m
L'=L=45m

L=L'=4 500

B'=7,820
B=8,500 |

Figura 3-56 - Area efetiva da sapata S6

F
e = 2Fey 10212951 290,223 kN /m?
B'xL' 7,820x4,500

b) Capacidade Resistente (q,) do Solo de Fundagéo

(3.95)

1 , . .
Qg = = % Vd.500 x B ><Ny,d xs, xi, +q0quyd xS, X1,

2
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q,

e Fatores de capacidade resistente:

N, 4 = ™) x tan® [45 + %’j = ™20  tan? (45 +

29,2256j 16,921

N,y =2x(N,, ~Dxtan(g',) = 2x (16,921~ 1) x tan(29,256) = 17,837

5, =1-03x - =1-0,3x

S, = 1+F><sen(¢'d) =1+

Fatores da geometria da sapata em planta:

B 7,820 _ 0,479

B 7'820 «seN(29,256) = 1849

Fatores que levam em conta a direc&o da atuacéo da for¢a horizontal (X e Y)

2+(L/B") 2+(4,5/7,820)

m = mL = = :l635
y 1+(L/B') 1+(4,5/7,820)
2+(B/L") 2+(7,820/4,5)

m, =mg = = =1,365
1+(B/L") 1+(7,820/4,5)

7 X

q,X

7y

qy

Fatores de inclinacdo de carga (X e Y)

-m, +1
= « 1,365+1
1 ednx { _M} ~0,813
Feavx | 10212,951
= M 1,365
1— _EdHX :{1_ M} =0,888
oy | 10212,951
m, +1
F y 1,635+1
1 Feany {1_ 0 _} —~1.000
Feoy | 10212,951
E LY 1,635
1- Ed,H,y — [1_ O_:| =1,000
Feav | 10212,951

Tensao resistente na base da sapata devido ao peso de solo acima da fundacéo:

o = 74000 X Nyy =19,0x (13,300 —7,900) = 102,600 kN / m?

Célculo da capacidade resistente do solo de fundagéo (X e Y)

Oy = l><7/d'50|0 xB'xN ;xs xi  +0,xNg,xs, xi, =3146,202 kN / m’

qrd,y

2

1 . :
==X Ygso0 XBXN, 4 xs xi +0d;xN, 4 xS, xi,  =3575516 kN /' m?
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O valor de gra escolhido serd o menor das duas dire¢des:

Oy =MiN{Q,q, ; Gy, } =Min{3146,202 ; 3575,516} =3146,202 kN/m’

c) Verificagdo da capacidade resistente do solo de fundagéo

A verificacdo € garantida se cumprir a seguinte condicéo presente na Tabela 3-46.
Tabela 3-46 - Requisitos de verificagdo da capacidade resistente do solo de fundagéo

Acéo Variavel Base: SISMO Acdo Variavel Base: SOBRECARGA

O-max = 2 X qrd O-max & qrd
Como para esta andlise a acéo variavel base é a sobrecarga, tem-se:

Crax < 0,4 < 290,223 < 3141,202 — Verifica a seguranga
Os calculos detalhados encontram-se no anexo Q.

3.9.2.3 Verificagao Estrutural

Os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro em que a combinacao onde

a sobrecarga € acado variavel base, é dada pela seguinte expressao:

Fea viab — Ve X FV,SC,tab + 7o X [FV,SC,tab + (‘/’o,vDT xF, voT tab T Wowur X FV,VUT,tab ):| (3.96)
Fea i = Feay o X 4 (3.97)

Os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro em que a combinacao onde

a acdo sismica € a acao variavel base, é dada pela seguinte expressao:

Feavian =76 XFcpiap + 70 XK gan (3.98)
Fearien = Fvgm X 4 (3.99)
Feapr e = Yo * Far ean (3.100)

Na determinacdo das forcas horizontais longitudinais, quando a forca vertical e a
horizontal longitudinal tém comportamentos distintos, em que uma é favoravel e a outra

desfavoravel, € necessario aplicar a formula da combinacéo F, ,, .., Para ser determinada, com

os respetivos coeficientes parciais de seguranga. De modo a simplificar o célculo, os impulsos

provocado pelo solo, consideram-se na dire¢éo horizontal.
3.9.2.3.1 Espelho

O espelho do encontro é dimensionado para a combinacdo onde a variavel base é a
acdo sismica. O espelho é modelado com uma consola de comprimento 2,80 metros, como se

verifica na figura seguinte
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1 10 2
ol

E SC CP

Figura 3-57 - Modelo de célculo do espelho
Para determinar os valores dos impulsos provocados pelos solos, recorre-se as
expressdes presentes na Tabela 3-48.

Tabela 3-47 — Expressdes e valores dos impulsos provocados pelo solo

Valor do
Acéo Impulso Expressao Impulso
[KN/m?]
CP 9 @ =%x7/d x k x 2,800° 22,562
sc 10 Losc =K xSge x(2,800)° 8,482
11 lae = 7g < (K —K,)x(z,—2,800)x 2,800 34,153
£ 1
12 laoe = > x v, x (K, —k,)x 2,8007 24,024
O momento atuante é determinado pela seguinte expressao:
Mgy = 76 XxMgp + 75 xMg (3.101)

Em que:
s MEd:7GXMCP+7QXME

o Mg =1l x % x2,800+1,,,¢ x%x 2,800 =92,658 kNm/m
Mgy = 76 XMgp + 75 XM =1,35x 21,057 +150x 92,658 =167,415 kNm/m
Com o momento atuante determinado, determina-se a armadura.

=0,720 m

-6
d =0,800-rec —(gﬁa—;"‘J =0,800-0,07 —(wJ

My, 167,415
H bxd?xf, 1x0,720% x20x10°

®=1-1-2xu =1-1-2x0,016 = 0,016

=0,016

20

—0,016x1x0,720x — 22 __
(A)es et " 434,780

=5,392 cm?/m

(A), = |:O,26x%x1,00x0,722}<104 =10,888 cm?/m
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Adota-se entdo: A, =¢20//0,20 (15,710cm?/m)

3.9.2.3.2 Viga de Estribo

A viga de estribo funciona em simultaneo com o espelho, que no seu conjunto funcionam
como viga. Estando sujeito as seguintes acoes:

e Peso Proprio + Veiculo tipo;

¢ Impulsos do solo;

e Acdo Sismica (transmitida pelo tabuleiro);
a) Peso Préprio + Veiculo tipo

Na Figura 3-58, esté representado o ponto de aplicacéo da for¢a devido ao veiculo tipo
e a area de betdo do espelho mais a viga de estribo.

Figura 3-58 - Modelo de Calculo da viga de estribo
O momento atuante é determinado através da seguinte expressao:

(Lconsola )2

2

Mgy = Ve X AL X Vga X -L (3.102)

consola

+7o xFr x(L

passeio+lancil )

2,75)
M., :1,35><6,117><25><( > ) +15x100x (2,75 —1,400) = 983,147 kNm

Com o momento atuante determinado, determina-se a armadura.

=3,720 m

-6
d =3,800-rec —(¢—gtj - 3,800—0,07_(Mj

B Meq, B 983,147
bxd? xf, 0,800x 3,720° x 20x10°

®=1-1-2x u =1-1-2x0,004 = 0,004

u =0,004

20

=|0,004x0,800x 3,720 x ————
(& )cal |: x x x 434, 780

}xlo“ =6,092 cm?

(A). = {0,26x%x0,800x3,720}<104 = 44,878 cm?
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Adota-se assim: A =15420 (47,100cm?)

b) Impulsos dos Solos

A viga de estribo esta sujeita a impulsos provocados pelo solo, aplicados no tardoz do
espelho e do muro de avenida. Os impulsos sdo representados através da Figura 3-59,
juntamente com o modelo de calculo. Para o dimensionamento a combinacgéo condicionante € a

combinacgéo sismica.

P, |
T |
. |
= @ Pa | 8
Ra u \ A l_l NL_ N
= L 2.750

Figura 3-59 - Impulsos do solo e modelo de célculo da viga de estribo

Os impulsos provocados pelo solo sdo determinados pelas expressdes seguintes:

=%><;/d xk x 3,800 = 10,935 kN / m

a,CP

P,sc =kxSg. =3,030 kN/m

a,

P, :%Xyd % (k, — k) x[(z,~3,800) +2,] =14,350 kN /m

Assim tem-se:

Poca =7 XPacp + 7 xP,e =36,288 kN/m

aCP

Com a pressao total determinada, determina-se o momento atuante através da seguinte

expressao:

2 2
=P x (Lconsola) + (Lmuro) — 300,509 kNm

a,Ed
2

Ed

Com o momento atuante determinado, inicia-se a determina¢éo da armadura.

-6
d= h—rec—(%—;‘”j :3,800—0,07—(%j =3,722 m
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Mg, 300,509
# bxd?xt,  1x8,722°x20x10°

w=1-1-2x u =1-1-2x0,001= 0,001

=0,001

20

— = x10*=1,858 cm?/m
434,780

(A),, =0,001x1x3,722x

Adota-se A, =¢16//25 (8,040cm?/ m)

¢) Acao Sismica (Transmitida pelo tabuleiro)

A acdo sismica transmite ao tabuleiro uma forca horizontal na direcéo transversal de
364,902 kN, esta forca € dividida pelos dois apoios do encontro. A for¢ca provocada pela agéo

sismica, divide-se em esfor¢o de tracéo e flexdo, sendo que:

h.
x —dgante _ 1 50y % x 364,902 x % =1094,706 KNm

1
Mgy :}/QXEXFHT,E 2

My, = ea 1094706 _ 500 581 kN /m

B 3,800

sup

-6
d= hestribo —rec— (¢a_;otj =1-0,07- [%J =0,922 m

M, 288081
H bxd?xf, 1x0,922°x20x10°

®=1-1-2xu =1-1-2x0,017 = 0,017

20
434,780

=0,017

(A),, =0,017x1x0,922x x10% = 7,210 cm?/m

(A) . = 0,26><(52(’)?))><1,00><0,922><104 =13,904 cm? /m

Adota-se A =¢16//0,10 (20,110 cm?)

3.9.2.3.3 Gigante

O encontro é constituido por dois gigantes, posicionados por baixo dos apoios do
tabuleiro. Os gigantes séo solicitados nas dire¢des longitudinal e transversal. No encontro E1 as

dimens@es sdo apresentadas na Tabela 3-48 e a geometria na Figura 3-60.
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Tabela 3-48 — Dimens@es do Gigante, do encontro E1.

Gigante Dimensdes [m]
Altura 8,000
Largura Superior 3,800
Largura inferior 6,500
Espessura 1,200
6.500 \?

Figura 3-60 — Gigante.
Os célculos serdo apresentados nas duas dire¢des, longitudinalmente (X) e

transversalmente (Y):
Direcao Longitudinal (Direcao X)

O gigante é solicitado nesta direcdo pelas forcas transmitidas pelo tabuleiro, pelos
impulsos provocados pelo solo e pelas acdes sobre a massa do encontro. As forgas verticais a
que o gigante estd submetido foram desprezadas. A combinacdo sismica é a combinacdo
condicionante (1) (Tabela 3-42).

Esforgos Atuantes

Veg =Feqp = ZFE(,,HL =3503,241 kN

Mgy = D (Feqpy xbr,) = 26501,282 kNm

Armaduras Longitudinais do Gigante

As armaduras longitudinais (Figura 3-61) foram determinadas recorrendo a uma folha de
célculo, onde foram realizadas interpolagdes de armaduras de modo a que, as armaduras em

cedéncia sejam suficientes para garantir a seguranca a flexao.
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3x6@256 @20//0,10 @20//0,15 6020
i

Impulso
1.200

YYYY YV

1.343 | 9.157

|
|
I 6.500

Figura 3-61 - Armaduras longitudinais do gigante.

As armaduras representadas a cor vermelha e cor verde estdo em cedéncia, e

correspondem a uma A, =162,037 cm? e um binério de forcas dez =5,331 m.

Esforcos Resistentes
Momento resistente:

Meg = A x4 x2 = 162,037 x 434,78 x 10" x 5,311 = 37418,195 kNm

Esforco transverso resistente:

Em que:

-3
d=B_, —-rec- @ =3,800-0,07 - w =3,720 m
sup 2 2

0,08 x \ff
(_Wj _008xffy b, x sen(a) = % x1,200 x sen(90)x10° =10,516 cm? /m

s fon
Al Ve _ 3503,241 x10* =13,895 cm? / m
S ) 0.90xdxf , xcot(d) 0,90x3,720x434,78x10° x cot(30) ’

(%) = 13’295 =6,948 cm?/m/ramo

Adota-se ¢20//0,15 (20,940 cm?/ m/ramo)

Célculo do esforgo transverso resistente:

Vv,

Rd,s

=fya ¥ (%) x 0,9 xd x [(cot(#) + cot(a) x sen(a))] =

— 438,78 x(20,940) x 0,9 x 3,720 x [(cot(30) + cot(90) x sen(90))] = 53280,658 kN

v =0,6x 1—f°—k =0,6x 1—£ =0,528
250 250
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Y _agxvxf xb, x0,90xd 10x0,528x20x10°x1,200x0,9x 3,720
Rd.max cot(6) + tan(6) cot(30) + tan(30)

Verificacdo da Seguranca

=18370,935 kN

Mg, <Mg, =26501,282 < 37418,195 — Verifica a seguranga
Vg <Vgq =3503,241< 53280,658 — Verifica a seguranga
Direcao Transversal (Direcao Y)

Na direcéo transversal o gigante é solicitado pela for¢a horizontal provocada pela acéo
sismica e tem representado na Figura 3-62 o modelo de célculo:

Fire/2

-

Q NN
8 000
3,000

.
12

Figura 3-62 - Modelo de Calculo - Direcao transversal.

a) Verificagdo da Seguranca ao Estado Limite Ultimo de Flex&o

O momento atuante presente nas duas secc¢des assinaladas séo iguais:

Fire , Mogne _ 4 5, 364,904 8,000
2~ 2 2

O momento divide-se para as duas secdes:

Mgy =7 ¥ =1094,705 kNm

Mg, 1094,705

M =
=B, 3,800

= 288,080 kNm/m

M
Mg, =—2% = 1094,705 _ 168,416 kNm/m
27 B 6,500

A altura Gtil para as duas secgoes:
-6
d =esp-rec —Va—;"‘] =1,200-0,07 —[%j =1120 m

Determinacéo da armadura para a sec¢éo 1

Mg 288,080
bxd?xf, 1x1120%x20x10

o=1-1-2xu =1-,1-2x0,011=0,012

7 =0,011

(AS) I:a)xbxdx fc—d =0,012><100><l120><( 20 ]x10_4=6,182 cm?/m
ca fSyd 434,78
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2,9
500

(A) =[0,26x xlOOxllZO}xlO“ ~16,890 cm? /m

Adota-se A, =¢20//0,15 (20,930cm*/ m)

Determinacdo da armadura para a seccao 2

B Meg 2 B 168,416
b><d2><fCGI 1x1120% x20x10°

0=1-\1-2x u =1-1-2x0,007 = 0,007

7,

=0,007

20

~| 0,007x1,00x1,120x —>__
(A [ OO 434,780

}104 =3,470 cm?/m

2,9

(A), = [O,ZGX%XLOOXJJZO}QO“ =16,890 cm® /m

Adota-se A, =¢20//0,15 (20,930cm?/ m)

Verificagdo da Segurancga ao Estado Limite de Esforgo Transverso
Esforco transverso atuante:

364,904
X—

l:HT E
Vey = 1o x 35 =15 = 273,676 kN

0,08 x \ff
(—Wj = f;\/rkxbw x sen(a) :wxs,somsen(go)xlo“ =33,202 cm? /m

S syk

[ﬁ ] _ Vea 273,676 10* = 3,605 cm? /m
cal

s ). 090xdxf,, xcot(f) 0,90x1120x 434,78 x10° xcot(30)

. =16,601 cm? / m/ramo

(&j 33,202
S22

Adota-se ¢20//0,15 (20,940 cm?/m/ramo)

Célculo do esforgo transverso resistente:

Vs = foa x (%j x0,9xd x[(cot(8) + cot(a) x sen(a))] =

= 438,78 x (20,940 x10™") x 0,9 x 1,120 x [(cot(30) + cot(90) x sen(90))] = 1604,149 kN
v=06x[1- % | 06x[1-39 | 0528
250 250

a, xvxf,xb, x0,90xd 1,0x0,528x20x10°% x5,157 x0,9x1,120
cot(9) + tan(6) cot(30) + tan(30)

Verificagdo da Seguranca

Rd,max —

=23769,619 kN

Vg <Vgg =273,676 <1604,149 — Verifica a seguranga
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3.9.2.3.4 Sapata

O encontro é composto por duas sapatas isoladas, uma para cada gigante. Para o
dimensionamento, a combinacao condicionante é a (1) (Tabela 3-42), onde a agédo variavel base

€ a acao sismica. Na Figura 3-63 estao as dimensfes e a geometria das sapatas.

1.000 1.000 4 -
T | o
of
2
i -
Y B ‘
I < |
ALGADO ALGADO PLANTA

Figura 3-63 - Geometria das sapatas.

Esfor¢cos no topo da sapata:

Neg = Y Feqy =10428,466 kN

Vigx = 2 Feqp = 3503,241 kN
1 1
Vegy = 2 Feanr = 7o X 5 *Feae =150 364,902 = 273,676 kN

Megy = D (Feay X1, )+ D (Feap xbr,y ) = 23512,124 kNm

Meq = Feqr X bl =—2189,409 kNm

Ed,x
Peso préprio da sapata:

PPepaa = Vaga ¥ hxBxL =1434,375 kN

Esforcos na base da sapata:

Negp =Neg + PPogpaa =10428,466 +1434,375 =11862,841 kN

Meypy = Megy +Veax xh =23512,124 + 3503,241x 1,50 = 28366,986 kNm
Mepx = Megy —Veay X =-2189,409 - 273,676 x 1,50 = —2599,923 kNm

Excentricidades na base da sapata:

Meg .y _ 28366,986

e Direcdo X:e,,, =
o Negp,  11862,841

=2,425 m;

Meap,  —2599,923
Ne,,  11862,841

e DiregaoY: e, = =0,219 m
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O sismo atua separadamente em cada direcdo, portanto considera-se a excentricidade

na base da sapata para a direcdo em estudo.

A tenséo aplicada sobre o solo é expressa através da seguinte equacao:

- _E. (3.103)

o Negp 11862,841

o = - =722,230 kN / m?
w0 B'xL (8,500 —2x2,425)x(4,500)

) T 11862,841

o’ = = = 343,610 kN / m?
= BxL' (8500)x(4,500—2x0,219)

Verificagdo Estrutural Diregdo Longitudinal (X)
Armaduras da face inferior da sapata

As armaduras das sapatas foram determinadas através do método das bielas, de acordo

com a Figura 3-64:

N
Ao
A ;
!»’__'_ S S N ol A T
e o] | B
————— PG DR
_F
il il B=8,500 ,
R, B4 Ry |
L B' |
‘ B - PLANTA

CORTEA-A

Figura 3-64 - Modelo de calculo - Método das bielas.

O método das bielas foi demonstrado no subcapitulo 3.8.2.1.2, que consiste em
determinar a forca no tirante das armaduras na base da sapata e, por consequéncia, a

determinacéo da armadura.

=1420 m

-3
d= h—rec—(¢a—;m]=l500—o,07—[wj

O valor de k, é determinado através da interpolagdo dos valores presentes na Tabela

3-49.
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Tabela 3-49 - Valores do coeficiente K.

e

— 0 0,25 0,5 1 15
2

Kk 0,25 0,20 0,15 0,10 0,05
Lo L2l

> 10428,466
a, =B, =6,500 m
e 2255

Deste modo, para — = =0,347 -k, =0,181
8

6,500

e, =2255 >%:2,125

Xp,
Assim, para determinar a forca no tirante utiliza-se a seguinte expressao:

Negp X (€4« —8 X (0,5 =K,
x = — (o j" ( ))=2915,953 KN

(n,) - Flas 2915953
SX Jcal fsyd xL" 434,780 x 103 x 4,500

Adota-se A’ =¢20//0,15 (20,93 cm?/m)

x10* =14,904 cm? /' m

Armaduras da face superior da sapata

Para a determinacao das armaduras na face superior considerou-se o modelo de célculo

da Figura 3-65.
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fififififtm Djjppsapah
____________________ -
| B *—B””S—*I
CORTE A-A

Figura 3-65 - Modelo de célculo das armaduras na face superior, dire¢cao x

Em que tem-se:

PP,paa = Zaa XN =25x1,50 = 37,500 kN /m?

PP.o = Vas00 XN =19x3,90 = 74,100 kN / m?
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Momento fletor maximo:

Byoneon = (0,20x By) +(1,00) = (0,20 x 6,500) +(1,00) = 2,300 m

2

B
Mgy, = (7o X PPopaa + 7o X PPy ) X % = 427,895 kN /m

Determinacdo das armaduras na face superior da sapata:
- fcd
(A S‘X) | =wxbxdx-—=- (3.104)
cal fsyd
Em que:

My, 427,895
bxd?xf, 1x1420*x20x10°

0=1-\1-2xu=1-41-2x0,011=0,011

7 =0,011

(A.) {0,011><le1420>< 20

- — = |x10*=6,968 cm?/m
ca 434,780

Adotou-se A", =¢16//0,20 (10,05cm*/m)

Verificagdo Estrutural Diregao Transversal (Y)
Armaduras da face inferior da sapata

Para determinar as armaduras na face inferior, recorreu-se ao método das bielas, como
demonstra o modelo de calculo da Figura 3-66.

w %
: .
o
i %MK
CLRrrRctY oo | 86500 |
R, F%_R*I | JB |
T | PLANTA

CORTE B-B

Figura 3-66 - Modelo de calculo para o método das bielas

Os passos de calculo séo iguais aos da diregao X.
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e,, = 0,219 < % =1,125 Assim para determinar a forca no tirante utiliza-se a seguinte

expressao:
%XBXO-S()lO X(:_ao X(O’S_Ky)j
Ft., = =5445,060 kN
sd,y d
( . ) _ Ftog _ 5445,060 —14.734 cm? /m
SX Jeal fsyd X B 434,780 X 103 X 8, 500 )

Adota-se A*_, = ¢$25//0,20 (24,250 cm*/m)

Armaduras da face superior da sapata

T PP
0,20L, E PPsapata

________________ )..LCOHS-|

W\

AN

CORTE B-B

Figura 3-67 - Modelo de célculo das armaduras, diregdo Y

Em que tem-se:

PPsapata =Ya,a % h =25x1,50 = 37,500 kN /m?
PP,o = V4500 XN =19x11,800 = 224,200 kN /m?

Momento fletor maximo:

_ LoL)_ 450 120)_
Lconsola_(oizoxL0)+[2 zj_(ovzoxlzo)‘i'( 2 2 j—1890 m

(Bconsola)2
Mgy, = (7o xPP. + 7 xPPsolo)x—Z

sapata

=691067 kN/m

Determinacdo das armaduras na face superior da sapata:

My, 691,067
bxd?xf, 1x1418%x20x10°

w=1-y1-2x u =1-1-2x0,017 = 0,017

U =0,017

20

(A, = {0,017 x10x1418x—es

}104 =11291cm?/m

Adotou-se A, =¢20//0,20 (15,70cm?/m)
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3.9.2.3.5 Muro de Avenida

Os muros de avenida sdo de pequena dimensao para este projeto e desta forma adotam-

se armaduras habituais em muros dessas dimensoes.
3.9.3 Encontro E2

O encontro E2 possui uma altura de 11,900 metros de altura e as tensfes anulam-se a

profundidade de 7,013 metros.

Os calculos para a verificagdo geotécnica, bem como para a verificacdo estrutural, séo
semelhantes aos demonstrados para o encontro E1, e encontram-se detalhados nos anexos
N,O,P,QeR.

3.10Aparelhos De Apoio e Juntas De Dilatacao

No viaduto em estudo os aparelhos de apoio estdo dispostos nos Encontros E1 e E2 e

nos pilares P1 e P7. As juntas de dilatacdo estdo localizadas nos encontros E1 e E2.

E ent&o necesséario conhecer as cargas e os deslocamentos a que estdo sujeitos para
efetuar a escolha correta dos aparelhos de apoio e das juntas de dilatagdo. Os valores
caracteristicos séo resultado da anélise do modelo tridimensional de célculo no SAP2000, com

excecao do deslocamento longitudinal devido aos efeitos diferidos.
3.10.1 Deslocamento Longitudinal

O deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retracdo (5 ) e

C+s

determinado através da seguinte expressdo e com o seu valor representado na Tabela 3-50.

O..s =axAT xL (3.105)

Em que:

e« - Coeficiente de dilatag&do térmicaa =10°C™;
e AT - Variacao de temperatura equivalente;

e L - Distancia entre o centro de rigidez do viaduto e um ponto.

Tabela 3-50 - Deslocamento longitudinal devido aos efeitos diferidos de fluéncia e retracdo do betédo

Aparelho

doapoioc  OC1  ATICl  L[m] Bcrs [MM]
E1 1,000E-05  -40,797 189,470 -77,298
P1 1,000E-05 -42,000 156,670 -65,802
P7 1,000E-05 -43,799 89,330 -39,126
E2 1,000E-05 = -42,263 122,130 -51,616
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Os calculos estao apresentados no anexo S.

Na Figura 3-68, apresenta-se a variacao do sinal dos deslocamentos:

i 189.470 C'IR' 122.130 |
5t & i 5,6 |
1 —t i -t !

E HEI ,,,,, H;Pzii P3 J'JLPA- 0 HES | P6 J‘Fﬂ _EEZ

Figura 3-68 - Localizacdo do centro de rigidez e sentidos dos deslocamentos

3.10.2 Aparelhos de Apoio

Os aparelhos de apoio a instalar sdo do tipo “Pot Bearing”. Constituido por um cilindro
metalico tipo panela, possuindo no interior um disco de neopreno no qual assenta um pistao
metalico. Os aparelhos dividem-se em trés categorias: fixos, de deslizamento unidirecional e de
deslizamento multidirecional. Sendo que os aparelhos adotados neste viaduto sdo do tipo
unidirecional nos encontros e fixos sobre os pilar P1 e P7. Tal com se pode observar na Figura
3-69.

Ef Pl P7 E2
-o- 6 0 -o-
© 0 9 e

Figura 3-69 - Planta com o tipo de apoios

As trés forgas a determinar séo:

e Forgca normal (N );

e Forca horizontal longitudinal (H,);

e Forc¢a horizontal transversal (H; ).

3.10.2.1 Pilares
3.10.2.1.1 Pilares P1

Carga Vertical:

e Cargas permanentes:
Ne = 2503,516 kN — Adota —se N, = 2600 kN

e Sobrecargas

N'sc =0 kN — Adota—se N*g. =0 kN
N7g. =-845,913 kN — Adota—se N, =—-900 kN
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e Variacdo de temperatura (VDT+VUT)

N*,, =502,709 kN — Adota—se N*,, =525 kN
N",, =-451412 kN — Adota—se N°,; =-475 kN

e Sismo
N*z =0,040 kN — Adota—se N". =5 kN
N7z =-0,040 kN — Adota—se N, =-5 kN

Carga Horizontal Longitudinal:

e Sismo

H, =340,910 kN — Adota—-se H, =375 kN

Carga Horizontal Transversal:

e Sismo
H, = 214,692 kN — Adota—se H, =225 kN

3.10.2.1.2 Pilares P7

Carga Vertical:

e Cargas permanentes:
Ng, = 4721704 kN — Adota —se N, = 4800 kN

e Sobrecargas

N'sc =0 kN — Adota—se N, =0 kN
N =-1221,874 kN — Adota—se N7y, =-1250 kN
e Variacdo de temperatura (VDT+VUT)

N*,; =726,136 kN — Adota—se N*,; =750 kN
N-,; = 652,040 kN — Adota—se N~,; =675 kN
e Sismo

Nz =0,057 kN — Adota—se N". =5 kN
N7z =-0,057 kN — Adota—se N, =-5 kN

Carga Horizontal Longitudinal:

e Sismo
H, =1022,692 kN — Adota—se H, =1075 kN

Carga Horizontal Transversal:

e Sismo

H, = 644,051 kN — Adota—se H, =675 kN
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3.10.2.2 Encontros
3.10.2.2.1 Encontro E1

Carga Vertical:

e Cargas permanentes
N, = 938,724 kN — Adota —se N, =1000 kN

e Sobrecargas
N*sc =544,153 kN — Adota—se N*. =600 kN

N =—69,819 kN — Adota—se Ng. =-100 kN
e Variagcdo de temperatura (VDT+VUT):

N*,; =492,381 kN — Adota—se N*,; =500 kN

N~,; =—442,138 kN — Adota—se N",, =-500 kN
e Sismo

N'c =0,249 kN — Adota—se N'. =5 kN

N7 =-0,249 kN — Adota—se Nz =5 kN

Carga Horizontal Transversal

e Sismo
H, =182,451 kN — Adota—se H; =200 kN

Deslocamentos longitudinais

e Deslocamento maximo positivo
O max = O +Wiyur X0 \ur = 72,592+0,5%0,00 = 72,592 mm

Adota—se 67, =80 mm
e Deslocamento maximo negativo

O max = 9cus — O —Wiwur X0y = 17,298 -72,592 -0,5x0,00 = -149,890 mm
Adota—-se 6, =—-160 mm

e Excentricidade da instalacdo do aparelho de apoio

ex=0",., +90 n =80,000-160,00 =-80,000 mm

Nota: O aparelho de apoio ao longo do tempo tende a centralizar devido aos

deslocamentos a que é sujeito.
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3.10.2.2.2 Encontro E2

Carga Vertical:

e Cargas permanentes
N. =940,476 kN — Adota—se N, =1000 kN
e Sobrecargas

N*sc =544,165 kN — Adota—se N*. =600 kN

N7g. =—69,607 KN — Adota—se N, =-100 kN
e Variacao de temperatura (VDT+VUT)

N*,; =492,392 kN — Adota—se N*,; =525 kN
N, =-442,148 kN — Adota—se N™,; =-475 kN
e Sismo

Nz =0,224 kN — Adota—se N"; =5 kN
N7 =-0,224 kN — Adota—se Nz =-5 kN

Carga Horizontal Transversal:
e Sismo

H; =333,018 kN — Adota —se H; =350 kN

Deslocamentos longitudinais

e Deslocamento maximo positivo
O hax = O +Wiyur X0 ur = 72,592+0,5x0,00 = 72,592 mm

Adota-se 6%, =80 mm
e Deslocamento maximo negativo

0 max = 945 — O —Wiwur X0 \ur = —51616-72,592-0,5x0,00 = -124,208 mm
Adota—se 6, =—-130 mm
e Excentricidade da instalacéo do aparelho de apoio

ex=5 +6 ., =80,000-130,00 = -50,000 mm

Nota: O aparelho de apoio ao longo do tempo tende a centralizar, devido aos

deslocamentos a que é solicitado.
3.10.3 Juntas de Dilatacéao

As juntas de dilatacio tém com objetivo evitar o aparecimento de fendas entre o tabuleiro
e 0s encontros, absorvendo os deslocamentos longitudinais. Estas estdo colocadas entre os

encontros e o tabuleiro.
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3.10.3.1 Encontros
3.10.3.1.1 Encontro E1

Deslocamento Maximo Positivo:

" =%><5E + Wiyt X0 ot =%x72,592+0,5><0,00=36,296 mm

max

Adota—-se 6", =45 mm

Deslocamento Maximo Negativo:

. 1 .
O max = Oc.s _EvaE —Wiwur X0 wur
O pax =— 17,298 - % x 72,592 -0,5x0,00 =-113,594 mm
Adota-se ¢7,,,, =-120 mm

Como existe baixa probabilidade de ocorréncia de sismos durante a vida Util da junta de
dilatacdo, considera-se metade do deslocamento provocado pela a¢do sismica, ndo justificando

assim a colocacdo de uma junta de melhor qualidade.

De modo a evitar o choque entre o encontro e o tabuleiro, na ocorréncia de um sismo de
intensidade  superior, a junta de dilatacdo deve ter uma largura de:
a, =0z = 72,592 mm =80 mm.

3.10.3.1.2 Encontro E2

Deslocamento Maximo Positivo:

5= %x S +Wiyur X \ur = %x 72,592+ 0,5x0,00 = 72,592 mm

Adota-se 6%, =80 mm

Deslocamento Maximo Negativo:

- 1 _
O max = Ocss _§X5E —Vivur X6 vur
O max = 51616 —%x 72,592 -0,5x0,00 = 87,912 mm

Adota—se o, =—90 mm

A junta de dilata¢do deve ter uma largura de: a, = 6 = 72,592 mm = 80 mm.
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CAPITULO IV

Conclusoes

Este projeto teve como objetivo a elaboracdo de um projeto de execucdo de um viaduto
rodoviario construido tramo a tramo. Para isso foram aplicados todos os regulamentos em vigor
e necessarios a concecao deste projeto, de modo a cumprir todas a exigéncias inerentes a um
projeto desta categoria e, assim, garantir a seguranga, conforto e durabilidade necessarios aos

seus utilizadores.

Com a realizacéo deste projeto, verificou-se que os viadutos sédo estruturas em que a a¢ao
da sobrecarga rodoviaria € uma acéo variavel e condicionante para o dimensionamento do
tabuleiro. No que diz respeito aos pilares, encontros e fundacgfes, a acdo sismica é a mais
condicionante, tratando-se de zona sismica A como era o caso. Verificou-se também que o pré-
esforgco tem uma grande importancia na concecao de viadutos, permitindo vaos de comprimento

significativo e estruturas mais esbeltas e economicamente viaveis.

Os resultados dos esforcos e deslocamentos obtidos séo valores aceitaveis e semelhantes
aos resultados obtidos na elaboragéo do estudo prévio, realizado na unidade curricular de Pontes

e Viadutos.

A realizacdo deste projeto permitiu assim, aplicar e desenvolver os conhecimentos
adquiridos neste percurso académico em Engenharia Civil. Sendo um trabalho essencialmente
académico, o projeto ndo vai ser concretizado mas permitiu adquirir experiéncia no que diz
respeito a realizacdo de um projeto deste tipo e de todos os conhecimentos envolvidos nessa
realizacdo. Este projeto sera ainda uma ferramenta de consulta para possiveis trabalhos futuros

na area de projeto de estruturas deste tipo.
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Anexos

Lista de Anexos de Calculo (Em CD)

Anexo

A

< I @& m m O O

O =z Z - X

O

Nome
Estado Limite de Esfor¢co Transverso do Tabuleiro
Perdas Diferidas do Pré-esforco

Valor Caracteristico dos Esfor¢co Longitudinais

Estado Limite de Descompresséo — Inicio da
Exploracdo

Estado Limite de Descompresséo — Longo Prazo

Estado Limite de Largura de Fendas — Inicio da
Exploracdo

Estado Limite de Largura de Fendas — Longo Prazo
Estado Limite de Deformacéo
Estado Limite de Flexdo do Tabuleiro
Estado Limite de Esfor¢o Transverso do Tabuleiro
Esforcos Caracteristicos na Base dos Pilares
Efeitos de segunda ordem nos Pilares
Esforco de Calculo na base dos Pilares

Esforcos caracteristicos nos Encontros
Estado Limite de Derrubamento dos Encontros

(EQU)
Estado Limite de Deslizamento dos Encontros (GEO
e STR)
Estado Limite de Rotura do Terreno de fundacg&o dos
Encontros (GEO e STR)

Esfor¢os Para o Dimensionamento Estrutural dos
Gigantes e das Sapatas dos Encontros
Deslocamento Longitudinal Devido aos Efeitos
Diferidos de Fluéncia e Retracdo do Bet&o
Diagrama de momentos fletores para verificacdo
estrutural das sapatas

Espetros de Resposta do RSA

Coeficientes de Fluéncia dos Pilares
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Lista de Pecas Desenhadas

© o N o o~ w N Bk Z

NN R R R R R R R R R R
B O © o N o o M W N B O

Nome
Planta e Alcado
Planta de Fundacdes
Dimensionamento Tabuleiro — Armaduras
Encontro E1 e E2 - Dimensionamento
Pilares e suas Fundacdes — P1 e P7
Pilares e suas Fundacdes — P2 a P5
Pilares e suas Fundacdes — P6
Encontro E1 - Armaduras
Encontro E2 - Armaduras

Encontro E1 e E2 - Armaduras

Fundacdes de Pilares S1, S6 e S7 - Armaduras

Fundacdes de Pilares S2, S3, S4 e S5- Armaduras

Pilares - Armaduras
Tabuleiro - Armaduras
Tabuleiro - Armaduras
Tabuleiro - Armaduras
Tabuleiro - Armaduras

Faseamento Construtivo
Faseamento Construtivo
Faseamento Construtivo

Pormenores

NO
1/1
1/1
1/1
1/1
1/3
213
313
1/1
1/1
1/1
1/2
212
1/1
1/4
2/4
3/4
4/4
1/3
213
313
1/1
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