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Resumo

O presente trabalho final de mestrado intitulado “Projeto de Execugao de um
Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforcado” tem como finalidade a obtencao
de grau de Mestre em Engenharia Civil, orientado pelo Doutor Luciano Alberto do
Carmo Jacinto. O Projeto de Execugao do viaduto é feito tendo por base o Estudo
Prévio que foi realizado na unidade curricular de Mestrado denominada Pontes e
Viadutos.

Este trabalho é composto por pecas escritas e pecas desenhadas. Nas pecas escritas
estao incluidas: memoéria descritiva e justificativa, cédlculos justificativos e anexos de
cdlculo. E nas pecas desenhadas fazem parte: desenhos de dimensionamento geral,

desenhos de betao armado e pormenores.

O projeto de execucao do viaduto tem em conta a legislacao em vigor. Trata-se de
um projeto que respeita a seguranca, é economicamente vidavel, funcional e durdvel. Os
principais regulamentos utilizados foram o regulamento de seguranca e agoes para
estruturas de edificios e pontes (RSA), o regulamento de estruturas de betao armado e
pré-esforcado (REBAP), o Eurocédigo 2 (EN 1992-1-1), o Eurocédigo 7 (EN 1997-1) e
o Eurocédigo 8 (EN 1998-5). Foram tidas em conta algumas condicionantes como a
constituicao do terreno, o tragado da estrada na localizacao do viaduto, a zona sfsmica,
entre outras. O viaduto foi concebido empregando as solugoes e métodos construtivos
mais comuns. Para a sua elaboracao foram aplicados os conhecimentos adquiridos ao

longo da formagao académica.

Durante a realizagao deste projeto é utilizado o software de célculo automético

SAP2000. A an4lise dos resultados obtidos é realizada com o Ezcel.

Palavras — chave: Viaduto Rodovidrio; Projeto de Execucao; Pré-Esforgo; Betao

Armado; Fases Construtivas; Estados Limite.



Abstract

This final work of master entitled “Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio
em Betao Armado Pré-esforcado” aims at obtaining Master's degree in Civil
Engineering, directed by PhD. Luciano Alberto do Carmo Jacinto. The project
corresponds to a final design, which was developed from the preliminary design,

conducted in the course named Pontes e Viadutos.

This work consists of written and drawing documents. The written parts include:
description and justification, supporting calculations and calculation attachments. And

the drawing parts are: general design drawings, reinforced concrete designs and details.

The final design of the viaduct takes into account the requirements of safety, service,
durability, and economy. The principal codes used were the portuguese code regarding
actions and safety criterions, the portuguese code regarding design of concrete
structures, the EN 1992-1-1, EN 1997-1 and EN 1998-5. Some constraints, such as the
constitution of the terrain, the road at the location of the viaduct, the seismic zone,
among others, have been taken into account. The viaduct was designed using the most
common solutions and construction methods. For its preparation were applied the

knowledge acquired throughout the academic training.

During the realization of this project, it was used automatic calculation software
SAP2000. The validation of the results is done with Excel.

Keywords: Road Viaduct; Final Design; Prestress; Reinforced Concrete;

Constructive phases; Limit states

i



Agradecimentos

Em primeiro lugar, agradego a Deus que criou todas as coisas e me deu o dom da

vida.

Agradeco & minha familia, principalmente aos meus pais e irmaos pelo apoio

incondicional em todos os momentos da minha vida.

Um agradecimento muito especial ao Padre Mdrio Rui Leal Pedras que considero

como o meu segundo pai na terra.
Agradeco & Inés com um carinho especial pelo seu apoio permanente.

Um agradecimento & comunidade de Sao Nicolau, que além de ser uma residéncia,

¢ um espaco familiar e de crescimento em todas as vertentes da vida.

Agradeco a todos os meus colegas e amigos que fiz ao longo destes anos no ISEL

pelo companheirismo e apoio.

Um agradecimento a todos os docentes do ISEL que contribufram para a minha

formacao académica.

Um profundo agradecimento ao Engenheiro Luciano Jacinto, orientador de projeto,
pelos conhecimentos que me transmitiu, pelo apoio e paciéncia. Sempre com grande
disponibilidade para resolver os problemas e esclarecer as dividas que surgiam.
Agradego-lhe também pela partilha de experiéncias e conhecimentos adquiridos ao

longo da sua vida profissional na drea de Engenharia Civil.

il



Indice do texto

RESUINIO . i
JaN 1] 1 7 o1 r USSP ii
AgradeCimentos. .......oouiiiiiiiiiiiiiiii iii
INAICE O BEXEO ..o e, iv
INAICE @ FIGUIAS .. veevveeeeee ettt vii
INAICE dE BADELAS <..veveee e, xi
Lista de siglas € abreviaturas ...........ooviiiiiiiiiiiiiiii e xiv
CaPTULO 1o et 1
INETOAUGAO . .. et 1
1.1 ENQUADRAMENTO DO TEMA ...t 1
1.2 OBJETIVOS e 1
1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO ..ottt 1
CaPTULO 2 oo a s 3
Memoéria descritiva e justificativa ..........oeveeiiiiiiiiiiii 3
2.1 CONDICIONANTES DO PROJETO ..ccovviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieecccceee, 3
2.1.1 Localizacao, rasante e perfil transversal .............ccccoeoiiiiiiiiiiiiinnennnn, 3
2.1.2  Geologia € fundagOes .........uuuuiieiiiiiiiiiiiie e 4
2.1.3  ZiONA STSINICA . «eetueeiiiee ettt ettt e e et e e e eeaas 4

2.2 SOLUCAO APRESENTADA ..ot 4
2.2.1  ConsideragOes ZETAIS . ...ccuuuuuuuuuieeeeeiiiiiiiiiiie e e ettt 4
2.2.2 Tabuleiro........ouuiiiiiiiiiiii )

iv



%

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

2.2.3  PAlAT@S .. i 5
2.2.4  EICOMETOS  cetttiiii et ettt )
2.2 FUNAAGOES -ttt 6
2.2.6 Pormenores CONStIUTIVOS . .....uiiiiuiiiiiiiiiieiiii e 6
2.2 T MAbETIAIS . ceeetie et 6
2.3 CRITERIOS DE VERIFICACAO DA SEGURANCA .....ccccvevn... 7
2.3 1 A GOES et 7
2.3.2 Verificacao da SEZUTANGA. .......uu ittt 7
2.4 MODELOS DE CALCULO.....cccuiiiiriiiriiineeieeeiseceecee s 12
2.5 PROCESSO CONSTRUTIVO ..coiiiiiiiiiiiieeee e 15
CaPTBULO B3 .rriniiii et e e e e eaa e aeaas 17
CAalculos JUStIICAtIVOS ...ueeeiiiiiiiiiiiiie e 17
3.1 PROPRIEDADES GEOMETRICAS DO TABULEIRO................. 17
3.2 MATERIALS .. 18
3.3 ACOES. ... oo e 19
3.3.1 Dados de dimensionamento .............ccouuieiiiiiiiiiiniiiiineiee e 19
3.3.2  AGOES PEITNANENTES ....eeeeeeiiiiiiiiiiee e e e e e e et e e e e e e e e e e e e e e e eeeenaennnnes 19
3.3.3  AGOES VATTAVELS tevvvuiiieeeeeeeeieiiiiiie e e e e ettt e e e e e e e et e e e e e e e eeeenanennnns 21
3.4 PRE-ESFORCO .......ooiiiiiiieoe oo 23
3.4.1 Tragado do cabo de pré-esforgo ..........couviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 23
3.4.2 Cargas eqUivalentes .........coouiuiiiiiiiiiiiiiiiiii e 24
3.4.3 FOrgas € PErdas......cccuuuuiiiiiiiiieiiiiii et 26
3.5 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
LONGITUDINAL DO TABULEIRO ...ciiiiiiieiie e 41
3.5.1 Influéncia do faseamento construtivo.............ooeeeiviiiiiiiiinneiiiiiiiiiiiiann. 41
3.5.2 Diagramas de eSforgos........oouuuuiiiiiiiiiiiiiiiii 41
3.5.3 Estados limites de utilizagao..........ovveiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 47

3.5.4 Estados HMItes GIHIIM0OS . cuen e 51



vi

Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

3.6 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO TRANSVERSAL
DO TABULEIRO ..ottt 58
3.6.1  Consolas 1aterais .......ooeiiiiiiiiiiiii e 61
3.6.2  Laje intermeédia .........oviiiiiiiiiiiii e 63
3.6.3  CArliNEA «eeevviiiiiiiee e 65

3.7 PILARES E SUAS FUNDACOES......ccccioiiiieeeieeeeeeeeeee e, 66
3.7.1 Esforgos atuantes .........coouuiiiiiiiiiiiii e 66
3.7.2 Verificacao da seguranga dos pilares ........ccccooeeeeiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiineeee, 71
3.7.3 Verificacao da seguranca das fundacoes dos pilares.............cccceeeeeeenn. 75

3.8 ENCONTROS E SUAS FUNDACOES ....cooovioeiieieceeeeeeeeeeee, 95
3.8.1 Consideragies ETAIS . .....uuuuuuieeeeeiiiiiiiiiiie e e ettt 95
382 A GO et 96
3.8.3 Emncontro El ... 99
3.8.4 Encontro E2 ... 122

3.9 APARELHOS DE APOIO E JUNTAS DE DILATACAO ........... 123
3.9.1 Aparelhos de apoio........uueuiieeeeeeiiiiiiiie e 124
3.9.2 Juntas de dilatagao ......coeuuiiiiiiiiii 128

CaPIBULO 4 oo 129
COMCIUBOES ..ttt ettt e e et e e e e eab e e e eeaaans 129
BIibHOGIafian «....uveeiiiei i 131
ADIEXOS et e et e e e e e e aaaa s 132

Lista de anexos de CAlCUIO ........iiiiiiiiiii 132

Lista de pecas desenhadas .........ccouuviiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 134



Indice de figuras

Figura 2.1 — Viaduto em planta .........cooooiiiiiiiiiiiiii e 3
Figura 2.2 — Viaduto em perfil ..., 3
Figura 2.3 — Perfil transversal tipo do viaduto............ceeviiiiiiiiiiiiinnn, 4
Figura 2.4 — Pilares do viaduto ........coooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiie e 5
Figura 2.5 — Modelo de andlise longitudinal do tabuleiro......................... 13
Figura 2.6 — Modelo de anédlise transversal.........cccccuuuiiiiiiiiiiiiiiiiinniiin, 13
Figura 2.7 — Modelo de andlise sismica: a) Vista standard; b) Vista extrude........ 14

Figura 3.1 — Esquema em planta da variagao da seccao transversal e nominacoes

A SECCOES ettt ettt et ettt e e e e 17
Figura 3.2 — Seccao 1 ou seccao corrente do tabuleiro..........ccooooooiiiiiiiiiiiiinnnnnn. 18
Figura 3.3 — VeICulo TiP0....ccoviiiiiiiiiiiii e 21
Figura 3.4 — Tracado do cabo de pré-esforco ...........ooooiiiiiiiiiiiiiiiiie e, 24
Figura 3.5 — Pardbolas ou trogos que constituem o tracado do cabo de pré-esforco

.................................................................................................................................. 25
Figura 3.6 — Convencao de sinais dos esforgos.............eeviieiiiiiiiiiiiinnnieiiiiiiiiinnn, 26

Figura 3.7 — Tensao de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas

NO PTIMEITO TTAIMIO . ¢ctu ittt ettt ettt et e e e et e e e e e e e eeneeaans 29

Figura 3.8 — Tensao de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas

T1OS BTAIIIOS COTTCIIEES .. euttnttnttt ittt ettt e e et ettt et ettt e e e e e et et eae e e e eeneenenneneeneans 30

Figura 3.9 — Tensao de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas

N0 UTIITIO BTAIII0 e ettt e 31

Figura 3.10 — Tensao de pré-esforgo apés as perdas instantédneas no primeiro tramo

vil



viil

Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

Figura 3.11 — Tensao de pré-esforco apdés as perdas instantdneas nos tramos

70 ) e 0 1 <) N 33

Figura 3.12 — Tensao de pré-esforco apds as perdas instantaneas no sétimo tramo

Figura 3.13 — Tensao de pré-esforco apds as perdas diferidas no primeiro tramo..39

Figura 3.14 — Tensao de pré-esforco apos as perdas diferidas nos tramos correntes

Figura 3.16 — Diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do tabuleiro..42

Figura 3.17 — Diagrama do esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro

................................................................................................................................... 42
Figura 3.18 — Diagrama do momento fletor total devido ao pré-esforco................ 43
Figura 3.19 — Diagrama do momento fletor isostdtico devido ao pré-esforco ........ 43
Figura 3.20 — Diagrama do momento fletor hiperstatico devido ao pré-esforco.....44
Figura 3.21 — Diagrama do esforco transverso devido ao pré-esforgo .................... 44

Figura 3.22 — Diagrama do momento fletor devido as restantes cargas permanentes

................................................................................................................................... 45
Figura 3.23 — Diagrama do esfor¢o transverso devido as restantes cargas
PETIIATICIITES ... evtiiiieii ettt ettt e e 45
Figura 3.24 — Diagrama do momento fletor devido as sobrecargas ....................... 45
Figura 3.25 — Diagrama do esforco transverso devido as sobrecargas ................... 46

Figura 3.26 — Diagrama do momento fletor da acao da variagao diferencial da

BEIMPETATUTA ©.ueviiiiiiii et e 46

Figura 3.27 — Diagrama do esforco transverso devido a variacao diferencial da

BEIMPETATUTA ©.uevtiiiiiiii et 47
Figura 3.28 — Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao............. 48
Figura 3.29 — Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo ........ccccc.occeeeunnne.. 49
Figura 3.30 — Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao............. 50
Figura 3.31 — Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo ........ccc...occeeeunnne.. 50

Figura 3.32 — Partes constituintes da secgao transversal ..........ccccoooeiiiiiiiinn.n. 58



1X

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

Figura 3.33 — Posicao do veiculo junto ao passeio ............cceeuveveiiiiiiineiiiiiinneeennnan. 60
Figura 3.34 — Posicao do veiculo tipo centrado .........cccooeveiiiiiiiniiiiiiinniiiiiiinneceennn, 60
Figura 3.35 — Posicao do veiculo tipo com uma roda centrada............ccccceeeeeeennn. 60
Figura 3.36 — Input das caracteristicas dos materiais .........cccceeveeeiriineieiininneeennnn. 72
Figura 3.37 — Input das caracteristicas geométricas da SecGao........cceveeevvrenneeennnnn. 72
Figura 3.38 — Input do esfor¢o normal e momento fletor...........ccccceeviiiiiiiiiiinnnnnnn. 72
Figura 3.39 — Diagrama de interacao N ;Mpg«ccevvereiiiiiiniiiiiiiii e, 73
Figura 3.40 — Seccao transversal dos pilares e simplificagao ..........coevveeeieieiiinnnnnn. 74
Figura 3.41 — Método das bielas na sapata do pilar na direcao X ........ccccoeeeeeenen. 79

Figura 3.42 — Modelo de célculo das armaduras da face superior da sapata na diregao

D PRSP 81
Figura 3.43 — Modelo de cédlculo e diagrama do momento fletor na diregao Y ..... 82
Figura 3.44 — Gréfico para a obtencao da profundidade critica...........ccccevvvvnnnnnnn. 85
Figura 3.45 — Gréfico para a obtencao do fator de profundidade ............cc........... 86

Figura 3.46 — Modelo de cédlculo no macico de encabegamento através de bielas.. 89
Figura 3.47 — Esquema das bielas na zona do macigo em cima das estacas tipo 190

Figura 3.48 — Esquema das bielas na zona do macigo em cima das estacas tipo 292

Figura 3.49 — Seccao transversal das estacas e simplificagao .............ceeevevvinnnnnnnn. 94
Figura 3.50 — Agoes atuantes na massa do €NCONLTO ......oeeeevvieiiiiiiiiiineeeeeeiiiiiiinnn, 96
Figura 3.51 — Impulsos considerados e &ngulos de calculo ...........ccccoeeeeeiiiiniiinn. 97
Figura 3.52 — A¢oes transmitidas pelo tabuleiro.............oooooiiiiiiiiiii, 98

Figura 3.53 — Diagramas de impulsos de terras e drea de aplicagao no encontro E1



X

Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

Figura 3.57 — Modelo de célculo para o dimensionamento do espelho do encontro

) TP PO U PP PPP TR UOPPPPTI 109
Figura 3.58 — Modelo para o dimensionamento da viga de estribo devido as agoes
do peso préprio € do VEICULO TIPO wuuniiiiiiiieeiie e 110
Figura 3.59 — Modelo de célculo dos impulsos de terras na viga de estribo ........ 111

Figura 3.60 — Caracteristicas geométricas do gigante na forma tridimensional...113

Figura 3.61 — Modelo de cédlculo para andlise transversal do gigante.................. 114
Figura 3.62 — Armaduras longitudinais do gigante............ccccvvvviiiiinieiiiiiiiiininnnnn. 116
Figura 3.63 — Geometria da sapata do encontro ............ccccoeevvivviiiiinneeeieeeiiinennnnn. 117
Figura 3.64 — Método das bielas na sapata do encontro na diregao X ................ 118

Figura 3.65 — Modelo de célculo das armaduras da face superior da sapata na direcao

Figura 3.66 — Método das bielas na sapata do encontro na diregao Y ................ 121

Figura 3.67 — Modelo de célculo das armaduras da face superior da sapata na direcao



Indice de tabelas

Tabela 2.1 — Coeficientes parciais de seguranca das agoes para o dimensionamento

O T UL A oot 10

Tabela 2.2 — Coeficientes parciais de seguranca das agoes para o dimensionamento

GEOBECTIICO ettt ettt et ettt et et e e et et e e e e e eaane 11

Tabela 2.3 — Coeficientes parciais de seguranca das propriedades do material ou do

Tabela 2.4 — Coeficientes parciais de seguranca da resisténcia do solo para estacas

10070) T F=1'a Ko TP 11
Tabela 2.5 — Coeficientes de Redugao.........uuuviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiee e, 12
Tabela 3.1 — Propriedades geométricas da seccao transversal do tabuleiro........... 18
Tabela 3.2 — Propriedades do Detao.........coouuiiiiiiiiiiiiiiie e 18
Tabela 3.3 — Propriedades das armaduras ordinarias ...........c.cceeevveeineeiineenneennnnnn. 19
Tabela 3.4 — Propriedades do ago de pré-esforgo .........ccoovviiiiiiiiiiiiiiiiiiiineee, 19
Tabela 3.5 — Peso préprio do tabuleiro..........ccooviiiiiiiiiiii e, 20
Tabela 3.6 — Restantes cargas permanentes..........c..oveeeuiviiiiiniiiineiiineeiineeeie e, 20
Tabela 3.7 — Frequéncias de vibracao e fatores de participacao de massa............ 23
Tabela 3.8 — Coordenadas do cabo de pré-esfor¢co nas juntas de betonagem ........ 24
Tabela 3.9 — Cargas distribuidas equivalentes ...........ccccoeeeiiiiiiiiiiiiiinniiiiieeeeeee, 25
Tabela 3.10 — Cargas concentradas equivalentes ...........ccoeeeeiviieiiiiiiineeiiiineeeeeenn. 26
Tabela 3.11 — Parametros das perdas por atrito.........ccooeeeiiiviiiiiiiiiiiiiiiniiineeennn, 27
Tabela 3.12 — Pardmetros das perdas por reentrada das cunhas .......................... 28

Tabela 3.13 — Tensao de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas

NO PTIMIEITO TTAITIO . ¢ctuiiieii ettt ettt et e e et e e e e e e et e e e e e e eaaeeanes 29

X1



xii

Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

Tabela 3.14 — Tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas

Lo IR AN 0010 IR ¢10) @ s) 41 << IS 30

Tabela 3.15 — Tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas

110 TLBIITIO BTAIIIO ceueee ettt et et ettt eens 31

Tabela 3.16 — Tensao de pré-esforco apds as perdas instantdneas no primeiro tramo

Tabela 3.19 — Valores de k, do quadro 3.3 do EC2........ccooiiiiiiiiiiiiie 35
Tabela 3.20 — Tensao de pré-esforco apds as perdas diferidas no primeiro tramo .39

Tabela 3.21 — Tensao de pré-esforco apos as perdas diferidas referentes do 2° ao 6°

................................................................................................................................... 40
Tabela 3.23 — Cargas no tabuleiro devido as restantes cargas permanentes.......... 59
Tabela 3.24 — Esforgos na diregao transversal............ccccoeeeviiiiiiiiieeeiiiiiiiiiiieeeeee 61
Tabela 3.25 — Tensao méxima e minima aplicada...........ccccceeviiiiiiiiiiiiiinnin. 76
Tabela 3.26 — Condigoes para a verificagao da capacidade resistente do solo ....... 78

Tabela 3.27 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das

bielas na dir€GA0 Xi.iiouuuiiiiiiii e 79
Tabela 3.28 — Interpolagao do coeficiente K ...........ccoooviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiie e 80
Tabela 3.29 — Coeficiente de cOrrelagao .........coouuviiiiiiiiiiiiiiiiiii e 84

Tabela 3.30 — Condigoes para a verificacao da capacidade de carga do terreno nas

L] 12 67> 1 88

Tabela 3.31 — Coordenadas das estacas em relagao ao centro de gravidade do macicgo

................................................................................................................................... 89
Tabela 3.32 — Ac¢oes atuantes na massa de metade do encontro E1...................... 99
Tabela 3.33 — Impulso de terras no encontro El........ccooooiiiiiiiiiiiinniiiiniineenn, 100

Tabela 3.34 — Forcas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro El....................... 101



xiil

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

Tabela 3.35 — Critérios de verificagao a0 EQU ..., 102
Tabela 3.36 — Valores de cédlculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro
E1 no E.L. de equiliDIio....c..uviiiiiiiee e 102
Tabela 3.37 — Critério de seguranga a0 GEO ........cccooiiiiiiiiiiiii, 104

Tabela 3.38 — Valores de cédlculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro

E1 no E.L. de rotura do terreno de fundagao ...........cooeeeeiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii e 104

Tabela 3.39 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das

bielas na dir€GA0 X ...ciiiiiiiiiiiie e 118
Tabela 3.40 — Interpolagao do coeficiente K.........ccccovuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeceee, 119

Tabela 3.41 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das

bielas Na AITEGAO Y .uuiiiiieiiiee e aaas 121

Tabela 3.42 — Deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retracao



Lista de siglas e abreviaturas

Letras maiidsculas latinas

area;
drea na ponta da estaca;

drea da seccao transversal de betao;

=

" valor caracteristico de uma acao sfsmica;

>

—

coeficiente que leva em conta o coeficiente de fluéncia efetivo na direcao j;

drea das armaduras de pré-esforco;

P

drea da armadura ordindria;

A, drea lateral da estaca;

&,min drea da armadura minima requerida numa seccao;
ASW adrea da armadura ordindria transversal;

A drea efetiva;

largura, comprimento; coeficiente;

largura efetiva;

B

B

CG centro de gravidade;
CR centro de rigidez;

D

profundidade critica;

E acao sfsmica;

Ec'd valor de cdlculo do médulo de elasticidade do betao;

E.. modulo de elasticidade secante do betao;

Ed valor de célculo do efeito das acoes;

EIJ. rigidez nominal segundo o eixo dos jj;

E valor de cdlculo do médulo de elasticidade do ago de pré-esforco;

Xiv



XV

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

E

pk

ap

solo

EQU

Q-I-I a-l-l
o

ﬂvﬂ'lg'l'lg'l'lg
=< =T

w

O mo m

I
=

1ISO

o

o

= =E=r rr=x

2. fases

<

0Ed,i. |

Esforco resultante da acgao do pré-esforco, tomada com o seu valor

caracteristico;

valor quase-permanente do efeito das acoes;

valor de célculo do médulo de elasticidade do ago da armadura ordindria;

médulo de elasticidade do solo;

estado limite dltimo de equilibrio;

valor de célculo da forca de compressao axial atuante;
forca desestabilizante;

valor de célculo da forga horizontal;

valor de célculo da forca vertical;

forca de tracao no ago das armaduras de pré-esforco;
forca de tracao nas armaduras ordindrias;
forca estabilizante;

forca de tracao nas armaduras ordinédrias;
valor caracteristico de uma agao permanente;
hiperstéatico;

impulso;

impulso ativo;

impulso ativo horizontal;

impulso ativo vertical,;

momento de inércia da seccao de betao;
isostético;

rigidez, coeficiente;

comprimento; largura;

comprimento efetivo ou de encurvadura;
comprimento da biela de betao;

largura efetiva;

momento fletor;

momento fletor de primeira ordem;

momento que se obtém por soma das fases construtivas, sem

fluéncia;

o efeito da

momento fletor de primeira ordem na combinagao de agoes de cédlculo

segundo o eixo dos jj adicionado as imperfeicoes geométricas;
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M

OEpij momento fletor de primeira ordem na combinacao de acgoes quase-

permanente segundo o eixo dos jj adicionado as imperfei¢oes geométricas;

it momento desestabilizante;

momento que o viaduto teria se fosse construido numa tnica fase;

@

valor de célculo do momento fletor atuante;

valor quase-permanente do momento fletor atuante;
valor frequente do momento fletor;

valor de cdlculo do momento fletor resistente;
momento estabilizante;

esforco normal; carga vertical;

carga de encurvadura na diregao j baseada na rigidez nominal;

valor de cédlculo do esforco normal atuante;

m
o

valor de cdlculo do esforco normal numa estaca;

valor quase-permanente do esfor¢o normal atuante;

= Z2 2 =2 Z2Z2 =T =T =T = = £ <

o

fator de capacidade resistente relativo ao peso especifico do solo acima do
plano de fundagao; fator de profundidade;

s j valor do esfor¢o normal na estaca j;

fator de capacidade resistente relativo ao peso especifico do solo abaixo do
plano de fundacao;

forca de pré-esforco; pressao;

-0 U

valor da forga de pré-esforco inicial;

o

barer  valor da forca de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das

cunhas;

s J

valor da forga de pré-esforco a longo prazo;

valor caracteristico de uma agao variavel;

D S

valor calculado da capacidade resistente de ponta;

b,cal

. valor caracteristico da capacidade resistente de ponta;

SSR=Y

valor calculado da capacidade resistente total;

¢,cal

=

. valor de célculo da capacidade resistente total de uma estaca;

valor de célculo da capacidade resistente total do grupo de estacas;

=

o
=

=)

.
ol

valor caracteristico da capacidade resistente total;

=

2

valor de cdlculo de um esforgo resistente;
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valor calculado da capacidade resistente lateral;
valor caracteristico da capacidade resistente lateral;

temperatura;
esforco transverso; vertical;

valor de cdlculo do esforco transverso atuante;

valor de célculo do esforco transverso resistente;

valor do esforco transverso associado a cedéncia de estribos;

valor do esforco transverso associado ao esmagamento das bielas de betao;

diregao longitudinal do viaduto;

diregao transversal do viaduto.

Letras minudsculas latinas

cons

esp

ET

ext

S~ ==
ES

parametro da equacao de 2° grau do cabo de pré-esforco;

largura;

admissivel;

largura, base, comprimento;

braco;

largura média da zona tracionada;

largura da alma de uma secgao; largura da base duma secgao quadrada;

calculado;

consola;

altura ttil;

excentricidade;

excentricidade na direcao do eixo dos jj devido as imperfeicoes geométricas;
espessura;

excentricidade;

externo;

flecha;

valor de cdlculo da tensao de rotura do betao a compressao;

valor caracteristico da tensao de rotura do betao & compressao aos 28 dias
de idade;

valor médio da tensao de rotura do betao a compressao;
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fp . valor médio da tensao de rotura do betao a tragao simples;
fc " valor caracterfstico da tensao de rotura do betao a tracao simples;
fpuk valor caracteristico da tensao de rotura a tracao do ago das armaduras de

pré-esforco;

f v valor de cédlculo da tensao de cedéncia a tracao do ago das armaduras
ordindrias;

b altura;

ho espessura equivalente de uma seccao;

i angulo que o solo suportado faz com a horizontal;

I raio de giracao de uma secgao segundo o eixo dos jj;

ind individual;
inf inferior;
int interno;

[ fator de inclinacao de carga relativo ao peso volimico do solo acima do
plano de fundacao;

iv fator de inclinagao de carga relativo ao peso volimico do solo abaixo do
plano de fundacao;

k coeficiente; fator; desvio angular unitario;

m fator;

nimero de elementos verticais que contribuem para o efeito total;

ev

max maximo;
med médio;

min minimo;
n numero;

esforco normal reduzido;

q, tensao resistente na base da sapata devido ao peso volimico do solo acima

do plano de fundagao;

q, pressao resistente de ponta;
q, valor de célculo da capacidade resistente do solo;
q, pressao resistente lateral;

razao de momentos segundo o eixo dos jj;
$ fator de geometria da sapata, em planta, relativo ao peso volimico do solo
acima do plano de fundacao;

sup superior;
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S fator de geometria da sapata, em planta, relativo ao peso volimico do solo

abaixo do plano de fundacao;

Seo sobrecarga distribuida no terrapleno;

rec recobrimento;

¢ tempo; coeficiente para o cdlculo do momento fletor numa estaca;
to idade do betao, em dias, & data do carregamento;

t ; idade do betao, em dias, ao tempo infinito;

007

t \ idade do betao, em horas, ao tempo infinito;

00,h

tab tabuleiro;

U perimetro da secgao transversal de betao;

v distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade da seccao;

. distancia entre a fibra inferior e o centro de gravidade da secgao;
distancia entre a fibra superior e o centro de gravidade da seccao;

sup

moédulo de flexao;

w

T coordenada; direcao longitudinal do viaduto;

Yy coordenada; dire¢ao transversal do viaduto;

p profundidade; brago do bindrio das forcas interiores.

Letras gregas

coeficiente; angulo;

(@7

o, coeficiente que tem em conta o estado de tensao na secgao;

3 angulo; relacao; coeficiente;

V. coeficiente parcial relativo ao médulo de elasticidade do betao;

o coeficiente parcial relativo as agoes permanentes G;

Vp coeficiente parcial relativo as agoes associadas com pré-esforco P;

Yo coeficiente parcial relativo as agoes varidveis Q;

Yo, coeficiente parcial de seguranca relativo ao dngulo de atrito do solo;
AT variagao de temperatura equivalente;

Ac PO valor da perda de tensao de pré-esfor¢o por deformagao instantéanea do

betao;

Acptc valor da perda de tensao de pré-esforco devido a fluéncia do betao;
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lim, j

3 3

P A

w2

c,a+tcr

inf

MH

a a a

Mv

Q

valor da perda de tensao de pré-esforco devido a relaxagao do aco;
valor da perda de tensao de pré-esforco devido a retragao do betao;
valor da perda de tensao de pré-esforco devido aos efeitos diferidos
(retragao, fluéncia e relaxagao);

valor de deslocamento; angulo;

valor do deslocamento devido aos efeitos diferidos de fluéncia e retragao;
valor de célculo do dngulo de atrito no contacto solo-estaca;

valor da reentrada das cunhas;

valor de cédlculo do dngulo de atrito muro-solo do tardoz;

extensao total de fluéncia;

extensao total de retracao;

alcance das perdas por reentrada das cunhas; coeficiente de esbelteza;
esbelteza limite na direcao j;

coeficiente; coeficiente de atrito;

coeficiente de reducao sismica;

fator do efeito de grupo de estacas;

coeficiente de amortecimento;

coeficiente de correlacao para valores médios de capacidade resistente
calculado em estacas moldadas;

coeficiente de correlacao para valores minimos de capacidade resistente
calculado em estacas moldadas;

fator de relaxacao;

taxa geométrica de armaduras;

valor da perda por relaxacao (em %), 1000 h apds a aplicacdo do pré-
esforgo e a uma temperatura média de 20 °C;

tensao;

tensao de compressao no betao;

tensao de compressao do betao apds as perdas por atrito e por reentrada
das cunhas;

tensao aplicada na fibra inferior de uma seccao;

tensao devido & excentricidade de uma forca horizontal;

tensao devido a excentricidade de uma forga vertical;

tensao normal;



xxi

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

o, tensao no acgo de pré-esforco;
Cp, valor da tensao de pré-esforco inicial;
Cpy, valor da tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito;
O piaser valor da tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito e reentrada das
cunhas;
Ty tensao de esticamento dos cabos de pré-esforco;
0, valor da tensao de pré-esforco a longo prazo;
S, tensao aplicada na fibra superior de uma secgao;
/V’max valor de cédlculo da tensao efetiva vertical méxima;
G{,,md valor de cédlculo da tensao efetiva vertical média;
0 coeficiente; inclinagao; angulo;
0, valor bésico;
b didmetro; angulo;
Do didmetro adotado;
@’ angulo de atrito do solo;
¢d’ valor de cédlculo do dngulo de atrito do solo;
%) coeficiente de fluéncia; angulo; coeficiente;
7% coeficiente de reducao; angulo; coeficiente;
Y, valor de célculo do peso especifico;
Y 4,54 valor de célculo do peso especifico do betao armado;
T, tensao 1 do quadro VI do REBAP;
W taxa mecanica de armadura;
Vv coeficiente de reducao da resisténcia do betao fendilhado por esforco
transverso.
Siglas
CP cargas permanentes;
EC eurocédigo;
ELU estado limite tltimo;
ELUIt estado limite de utilizacao;

EN norma europeia;
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FS. fator de seguranca;

HI horizontal longitudinal;

HR humidade relativa;

HT horizontal transversal;

PE pré-esforco;

PP peso préprio;

RCP restante carga permanente;

REBAP regulamento de estruturas de betao armado e pré-esforgado;
RH humidade relativa;

RSA regulamento de seguranca e agoes para estruturas de edificios e pontes;
SC sobrecarga;

SCC sobrecarga concentrada;

SCU sobrecarga uniforme;

VDT variacao diferencial de temperatura;

VUT variacao uniforme de temperatura.



Capitulo 1
Introducao

1.1 ENQUADRAMENTO DO TEMA

O presente documento refere-se ao “Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio

em Betao Armado Pré-esforcado”.

Na elaboracao do projeto de execucgao sao tidos em conta todas as condicionantes
tais como o tragado a respeitar pela obra de arte, as agoes atuantes na estrutura, a

localizacao, as propriedades dos materiais utilizados e o terreno de fundacao.

1.2 OBJETIVOS

Este trabalho tem como objetivo o dimensionamento a nivel de Projeto de Execucao
de um viaduto em betao pré-esforcado tendo como base o Estudo Prévio elaborado na
unidade curricular de Pontes e Viadutos. O viaduto serve para transpor um local

acidentado e um pequeno rio.

1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO

Nos préximos capitulos, apresentam-se as solucoes estruturais definidas para a
realizagao da obra de arte, os materiais que irao ser utilizados, as agoes e combinacoes
aplicadas no dimensionamento e verificagao da seguranca. A seguir, descrevem-se as
metodologias de cdlculo seguidas e o processo construtivo a aplicar na obra de arte. E

por tdltimo, apresentam-se os anexos de cdlculo e as pecas desenhadas.






Capitulo 2
Memoria descritiva e justificativa

2.1 CONDICIONANTES DO PROJETO

O presente projeto pertence a classe de pontes I e foi desenvolvido tendo em conta
os condicionamentos existentes, nomeadamente, a obrigatoriedade de respeitar o
projeto vidrio no local onde se insere a obra de arte bem como toda a legislacao
aplicdvel. Refere-se ainda a existéncia de obstdculos fisicos, nomeadamente, um rio e
uma casa. As condicionantes geotécnicas sao determinantes para solucionar as

fundacoes do viaduto.

2.1.1 Localizacao, rasante e perfil transversal

O viaduto rodovidrio situa-se na zona sismica A do RSA que corresponde a regiao
sul de Portugal compreendendo Lisboa. A obra de arte desenvolve-se entre os

quilémetros km 0+921,74 e km 14-206,74, ou seja, numa extensao de 285 metros.

Em planta, a diretriz desenvolve-se segundo um alinhamento reto.

—i “+-—-—
ke (4-5000 km 14-0Hi0H km 14100 km 14200
Figura 2.1 — Viaduto em planta

Em perfil, a rasante apresenta um trainel ascendente com 4% de inclinagao em todo

o desenvolvimento do viaduto.
255,00

[ 3500 b3, 13,00 4300 13,0} 43,00 35,00 :I
=t T T =T T T

4% /_‘:—/_J‘/_}m

Figura 2.2 — Viaduto em perfil
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O perfil transversal tipo do viaduto é o representado de seguida.

14.20 _
’: 110 240 T 3.50 ) 3.50 35D 110 |

BETUMINOSO I£11=ﬂ.-[1-?é m])
2_5"_”_ i 2.|]%

Figura 2.3 — Perfil transversal tipo do viaduto

Este perfil transversal contem duas vias de trafego, uma em cada sentido, de 3,50
metros de largura. As bermas sao de 2,50 metros de largura, enquanto os passeios tém
1,10 metros. Portanto, a largura total do perfil transversal é de 14,20 metros. A

inclinacgao transversal ¢ 2,50% para ambos os lados da faixa de rodagem.

2.1.2 Geologia e fundagoes

O solo é constituido por trés estratos sendo o primeiro composto por terra vegetal
de cobertura, o segundo por siltes e saibros muito alterados e por fim granitos pouco
alterados a saos. Para corroborar a resisténcia do terreno foi realizado um ensaio SPT
sendo que para o primeiro estrato o indice de resisténcia a penetragao (Ngpy) € inferior
a vinte, para a camada litolégica seguinte o valor estd compreendido entre vinte e
quarenta, por fim, para o estrato composto por granito o Ny € superior a sessenta.
Com a presente litoestratigrafia verifica-se que em praticamente toda a estrutura serao
usadas fundagoes diretas através de sapatas exceto na zona da linha de dgua onde é

necessario recorrer a estacas.

2.1.3 Zona sismica

O viaduto localiza-se na zona sfsmica A do RSA e o dimensionamento & acao sismica
é feita de acordo com os espetros de resposta do mesmo regulamento para agoes tipo 1

e 2 num terreno tipo II. Os espetros de resposta sao apresentados no anexo S.

2.2 SOLUCAO APRESENTADA

2.2.1 Consideracgoes gerais

O viaduto apresentado foi adotado na tentativa de encontrar uma solugao estrutural
o mais simples possivel que respeitasse as condicionantes do projeto vidrio e que

garantisse beneficios em termos construtivos e econémicos. O tabuleiro é suportado por
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encontros nas extremidades e por seis alinhamentos de pilares com dois pilares cada.
Ao definir os pilares fez-se com que os mesmos ficassem o mais afastado possivel dos
obstdculos fisicos existentes, nomeadamente, um pequeno rio e uma casa. Os vaos do
viaduto sao sete e foram dimensionados para serem de ordem de grandeza da altura do
vale por razoes econdémicas e estéticas. Os encontros sao do tipo perdido, favorecendo

a integracao paisagistica do viaduto em virtude do seu baixo impacto ambiental.

2.2.2 Tabuleiro

O tabuleiro adotado, com a forma de um [1, é composto por duas almas
longitudinais e por um banzo superior. Este tipo de seccao é econémica mas tem fraca
resisténcia a momentos negativos, limitando os vaos a cerca de cinquenta metros. O
vao corrente do viaduto em questao é de 43,00 metros. A seccao do tabuleiro é em

betao armado pré-esforcado.

Todo o tabuleiro terd dispositivos de drenagem, para garantir a seguranca

rodovidria. A dgua recolhida serd transportada para fora da obra.

2.2.3 Pilares

O viaduto é composto por seis alinhamentos de pilares, com dois pilares circulares

com 2,00 metros de didmetro em cada alinhamento.

A forma como os pilares se ligam ao tabuleiro sao distintas. O pilar P1 tem uma
ligagdo rotulada. O pilar P6 tem uma ligagao rotulada e deslizante na direcao

longitudinal. Os restantes pilares tém ligagoes monoliticas.

Figura 2.4 — Pilares do viaduto

A distancia entre os eixos dos pilares de um alinhamento é de 6,920 metros. A altura
dos pilares é varidvel. O pilar P1 tem uma altura total de 24,00 metros, o pilar P2 de
37,00 metros, o pilar P3 de 39,00 metros. O pilar P4 tem uma altura de 28,50 metros,
o pilar P5 de 22,00 metros e por fim o pilar P6 de 12,50 metros.

2.2.4 Encontros

Este viaduto tem dois encontros, ambos do tipo perdido. Este tipo de encontro além
de ser mais econémico também tem uma melhor integracao ambiental. O encontro E1

tem 12,190 metros de altura e o encontro E2 tem 12,380 metros. Ambos sao constituidos
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pelo espelho, viga de estribo, dois gigantes assentes sobre sapatas individuais e muros

de avenida.

2.2.5 Fundacoes

Os encontros e pilares tém fundagdes diretas (sapatas) com excegao dos pilares P2,
P3 e P4 que tém fundagoes indiretas (estacas). Cada encontro tem duas sapatas com
8,80%x4,00x1,50m de dimensao correspondente a largura longitudinal, largura
transversal e altura. Ja nos pilares, cada sapata suporta os dois pilares do mesmo
alinhamento e tém 6,00 x 14,00 x 3,00 m de dimensao.

Os pilares P2, P3 e P4 sao assentes em oito estacas com 1,60 metros de didmetro
agrupadas num macico de encabecamento com 7,50 %X 16,50 x 3,00 m de dimensao. As
estacas dos pilares P2 e P3 tém 18,00 metros de comprimento e as dos pilares P4 tém

7,00 metros.

2.2.6 Pormenores construtivos

O enchimento dos passeios é limitado pela viga de bordadura e pelo lancil de apoio

do guarda de seguranca e é obtido através de betao de regularizacao nao vibrado.

O revestimento dos passeios é formado por betonilha esquartelada com 0,02 metros
de espessura minima. Em cada passeio estao instalados dois tubos de polietileno com
90,00 milimetros de didmetro e trés tubos de polietileno com 40,00 milimetros para a

passagem de eventuais cabos de servicos.

Os guarda-corpos sao compostos por um corrimao de ago sustentado por montantes
de aco aparafusados as vigas de bordadura. Todos os elementos metdlicos serao

devidamente protegidos contra a corrosao.

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

camada de desgaste de 0,04 metros.

Todas as superficies em contacto com o terreno serao pintadas com emulsao

betuminosa.

2.2.7 Materiais

O presente viaduto é composto por betao armado em que nos pilares e tabuleiro é
utilizado um betao da classe C35/45 e para os encontros e fundagoes C30/37. Para a

regularizagao das fundagoes ¢é utilizado um betao da classe C16/20.

Os agos a empregar no viaduto sao das classes A500 NR e Y1860 S7, respetivamente

para armaduras ordindrias e para pré-esforco.
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Os recobrimentos adotados para as superficies em contacto com terras tem uma

espessura de 7,00 centimetros e para as restantes a espessura é de 4,00 centimetros.

2.3 CRITERIOS DE VERIFICACAO DA
SEGURANCA

2.3.1 Acoes

As agoes permanentes consideradas foram: peso préprio da estrutura; restante carga

permanente; pré-esforco; retragao e fluéncia.

As cargas varidveis foram: sobrecarga rodovidria tanto linear como uniforme;
sobrecarga pedonal; veiculo tipo; variacao uniforme de temperatura; variacao

diferencial de temperatura e a agao dos sismos.

2.3.2 Verificagao da seguranca
Para a verificacao da seguranca foram consideradas vérias normas.

As agoes, combinagoes de agOes e critérios a considerar na seguranca da estrutura
do viaduto foram as indicadas no Regulamento de Seguranca e Ag¢oes em Estruturas
de Edificios e Pontes (RSA). No dimensionamento e cédlculo estrutural foram
consultados o Regulamento de Estruturas de Betao Armado e Pré-esforcado (REBAP)
e os Eurocédigos EC2:Parte 1, EC7:Parte 1 e EC8:Parte 5.

No dimensionamento do tabuleiro foram considerados os casos mais desfavoraveis
contemplados para os Estados Limites de Utilizagao (ELUtil) e para os Estados Limites
Ultimos (ELU).

Para a verificacao da seguranca dos pilares foram considerados: o estado limite
iltimo de flexao composta com efeitos de segunda ordem e o estado limite 1iltimo de
esforco transverso. Com o fim de dimensionar os encontros foi considerado o estado
limite tltimo de resisténcia do solo (GEO) e a seguranga global aos estados limites
ultimos de equilibrio (EQU).

2.3.2.1 Estados limites de utilizacao

Os estados limites de utilizacao sao de trés tipos: estado limite de descompressao,
estado limite de fendilhacao e o estado limite de deformacao. Para a averiguacao do
estado limite de descompressao é empregue a combinagao quase-permanente de acoes.
Para o estado limite de fendilhagao é utilizada a combinacao frequente de agoes. Para
o estado limite de deformagao é empregue a combinacao frequente de agoes e geralmente

nao é relevante numa obra pré-esforgcada.
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Seguidamente serao apresentadas as combinagoes de agoes referidas anteriormente.

a) Combinagado quase-permanente

m n

Eqp - zGﬂc + EPk + Z%z ka (2‘1)
J=1 i=1
Em que:

G jk — Esforco resultante de uma agao permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

Epk — Esforco resultante da acao do pré-esforco, tomada com o seu valor

caracteristico;

Qik — Esforco resultante de uma acao varidvel, tomada com o seu valor

caracteristico;

1, — Coeficiente de reducéo (9,) correspondente & acao varigvel de ordem i.

b) Combinacao frequente

Efreq = ZG]'/C + EPk + wll ’ Qlk: + th ’ Qik, (22)
j=1 =2
Em que:
ij, — Esforco resultante de uma acao permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

Epk — Esforco resultante da acao do pré-esforco, tomada com o seu valor

caracteristico;

Qlk — Esforgo resultante de uma acao varidvel considerada como acao de base
da combinacgao, tomada com o seu valor caracteristico;

Qik — Esforco resultante de uma acao varidvel acompanhante da acao de
base, tomada com o seu valor caracteristico;

1, — Coeficiente de reducao (%,) de 1* ordem;

1, — Coeficiente de redugao (¢, ) de 2* ordem, correspondentes & acéo

varigvel de ordem i.

2.3.2.2 Estados limites dltimos

A seguranca ao estado limite 1ltimo é assegurada pelo REBAP e é estabelecida pela

seguinte condigao:

E <R (2.3)

i =%
Em que:

E, — Valor de calculo dos esforcos atuantes;

R, — Valor de calculo dos esforcos resistentes.
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Para o presente projeto foi realizado um estudo relativamente aos estados limites

iltimos comtemplando as seguintes verificacoes:

a) Flexao
M, <M, (2.4)
Em que:
M 5 — Valor de célculo dos momentos fletores atuantes;
M z — Valor de cdlculo dos momentos fletores resistentes.

b) Esforgo transverso

Ve Vi (2.5)
Em que:
V., — Valor de célculo dos esforgos transversos atuantes;
V., — Valor de célculo dos esforgos transversos resistentes.

2.3.2.2.1 Combinagoes efetuadas — estados limites tltimos

Com o regulamento de seguranga e agoes para estruturas de edificios e pontes (RSA)
como alicerce, a combinacao de acoes utilizada para a verificacdo da seguranca aos
estados limites tltimos de flexao e de esforco transverso foi a combinacao fundamental

de agoes. A mesma serd descrita em seguida.

E, = Z’YG]' ) ij + 7 By + Yo Q) + Z,YQZ' Yy @y (2.6)
J=1 i=2
Em que:
GG . — Esforco resultante de uma agao permanente, tomada com o seu valor

Jk
caracteristico;
EPk — Esforgo resultante da acao do pré-esforco, tomada com o seu valor

caracteristico;

Qm — Esforco resultante de uma agao varidvel considerada como acao de
base da combinacao, tomada com o seu valor caracteristico;

(), — Esforo resultante de uma agao varidvel acompanhante da acao de base,
tomada com o seu valor caracteristico;

Yo ~ Coeficiente de seguranca relativo as agoes permanentes;

v, — Coeficiente de seguranga relativo as agoes do pré-esforgo;

Yo Yo — Coeficientes de seguranga relativos as agoes varidveis;

1, — Coeficiente de reducao (¥, ) correspondente & acao varidvel de ordem i.

Para a verificacao da seguranca dos pilares, encontros e fundacoes do viaduto foram

utilizadas duas combinactes: a combinagao fundamental e a combinacao sismica. A
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combinacao fundamental foi descrita anteriormente. A combinacao sismica serd

apresentada em seguida.

E, = Zij +E, Yo 'AEk + § :wzy sz (2.7)
J=1 i=2
Em que:

ij, — Esforco resultante de uma acao permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

Epk — Esforco resultante da acao do pré-esforco, tomada com o seu valor

caracteristico;

AEk — Esforgo resultante de uma acao sismica, considerada como acao de
base da combinacao, tomada com o seu valor caracteristico;

Qik — Esforgo resultante de uma acao varidvel acompanhante da acao de base,
tomada com o seu valor caracteristico;

7, — Coeficientes de seguranga relativos as agoes varidveis;

1, — Coeficiente de redugao (7,) de 2* ordem, correspondentes & agéo

variavel de ordem i.
2.3.2.3 Coeficientes parciais de seguranca e coeficientes de reducao

2.3.2.3.1 Coeficientes parciais de seguranga

O método dos coeficientes parciais de seguranca consiste em majorar as agoes e

minorar as propriedades dos materiais.

Dimensionamento estrutural (STR)

Para o dimensionamento estrutural, os coeficientes parciais de seguranca referente

as acoes sao 0s seguintes:

Tabela 2.1 — Coeficientes parciais de seguranca das agoes para o dimensionamento estrutural

Efeito
Tipo de Acgoes Y Efeito Favoravel
Desfavoravel
PP Ve 1,35
Acgoes
RCP Yo 1,50 1,00
Permanentes
PE Yp 1,20
Acoes Varidveis Yo 1,50 0,00
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Dimensionamento geotécnico (EQU e GEO)

Para o dimensionamento geotécnico, os coeficientes parciais de seguranca das acoes

sao os seguintes.

Tabela 2.2 — Coeficientes parciais de seguranca das agoes para o dimensionamento geotécnico

EQU GEO
Acao Y
Apqu Al A2
Desfavoravel 1,10 1,35 1,00
Permanente Yo
Favoravel 0,90 1,00 1,00
Variavel Desfavoravel 1,50 1,50 1,30
14
(exceto o sismo) | Favoravel ¢ 0,00 0,00 0,00
Desfavoravel 1,50 1,50 1,50
Sismo Yo
Favoravel 0,00 0,00 0,00

As propriedades do solo sao afetadas pelos seguintes coeficientes de seguranca.

Tabela 2.3 — Coeficientes parciais de seguranca das propriedades do material ou do solo

Geral Sismo
Propriedade do Solo Y
M1 M2 M 5qu Mg ceo
Angulo de atrito Yor 1,00 1,25 1,25 1,10
Peso Volimico Yy 1,00 1,00 1,00 1,00

Quando se opte por estacas moldadas, a resisténcia do solo tem os seguintes

coeficientes de seguranca.

Tabela 2.4 — Coeficientes parciais de seguranca da resisténcia do solo para estacas moldadas

Resisténcia Y R1 R4

Ponta Yb 1,25 1,60

Lateral (compressao) Ys 1,00 1,30
Total/Combinada (compressao) Ve 1,15 1,50

Quando se trata de uma combinacao cuja agao varidvel base nao seja a agao sismica,
a abordagem de cdlculo tipo 1 do ECT apresenta as seguintes combinagoes de

coeficientes:

I.  Estado limite iltimo de equilibrio (EQU):
— Combinagao: AEQU “17 M2 “4” Rl
II.  Estado limite dltimo de rotura do solo (GEO):
a) Geral:
— Combinagao 1: A1 “+” M1 “+” R1
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— Combinagao 2: A2 “+” M2 “+” R1
b) Estacas:
— Combinagao 1: A1 “+” M1 “+” R1
— Combinagao 2: A2 “+” M1 “+” R4

De acordo com o EC8-5, se a agao sfsmica é a acao varidvel base da combinagao, os
coeficientes parciais de seguranca se relacionam da seguinte forma:
I.  Estado limite tltimo de equilibrio (EQU):
— Combinacao: A “+7 Mg oy “+7 R1
II.  Estado limite iltimo de rotura do solo (GEO):
— Combinacao: A “+7 My g “+7 R1

Os coeficientes parciais de seguranga das agoes na combinagao sismica sao sempre

0s mesmos, como se pode ver na tabela 2.2.

Para a combinacao sismica, usaram-se os coeficientes parciais de seguranca da
resisténcia do solo tipo R1 devido ao caracter instantdneo da acao sismica e nao seria

vidvel diminuir tanto as resisténcias do solo, como acontece no tipo R4.

2.3.2.3.2 Coeficientes de redugao
Os coeficientes de redugao aplicam-se as agoes varidveis e sao os seguintes:

Tabela 2.5 — Coeficientes de Redugao

Acao Variavel Y Y, 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
(Acao Base: Sismo)

2.4 MODELOS DE CALCULO

Para a obtencao dos valores caracteristicos dos esforcos atuantes da estrutura,
procedeu-se & elaboracao de trés modelos recorrendo a um programa de cdlculo
automético denominado SAP2000.
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Os trés modelos sao os seguintes:

I.  Modelo de andlise longitudinal

E um modelo cujo objetivo é o dimensionamento do tabuleiro do viaduto na direcéo
longitudinal. O tabuleiro ¢ modelado como uma viga com apoio fixo no encontro El e

apoios moéveis nos pilares e no encontro E2.

J_= [l [dN] [dN] [4] [H] [H] [Ab]
E1

Figura 2.5 — Modelo de anilise longitudinal do tabuleiro E2

Neste modelo sao aplicados os seguintes carregamentos: o peso préprio do tabuleiro;
o pré-esforco; as restantes cargas permanentes; as sobrecargas longitudinais e a variacao

diferencial da temperatura.

II. Modelo de andlise transversal

O dimensionamento transversal do tabuleiro é feito a partir dos esforcos obtidos
com este modelo. Aplicaram-se os elementos finitos com malhas de 0,5x0,5m. O
modelo tem o comprimento do vao corrente do viadudo que corresponde a 43,00 metros
e ¢ encastrado nas extremidades ja que os deslocamentos verticais sao pequenos e ha

uma simetria aproximada dos momentos nas seccoes do tabuleiro em cima dos pilares.

Figura 2.6 — Modelo de andlise transversal

Para a realizacao da andlise transversal do viaduto, este modelo foi sujeito as agoes
devidos ao peso préprio do tabuleiro, as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo

e as sobrecargas nos passeios.
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IIT. Modelo de andlise sismica

E um modelo tridimensional que tem como objetivo o dimensionamento dos pilares,
encontros e fundacoes. Tanto o tabuleiro como os pilares foram modelados como
elementos barra. Os pilares estao ligados ao tabuleiro através de constraints com

restrigoes de acordo com o tipo de ligacao.

O viaduto serd apresentado com as vistas standard e extrude do programa de cdlculo
automatico SAP2000.

a)

Figura 2.7 — Modelo de andlise sismica: a) Vista standard; b) Vista extrude

Este modelo est4 sujeito as agoes devido ao peso préprio da estrutura, ao pré-esforco,
as restantes cargas permanentes, as sobrecargas longitudinais, a variacao diferencial da

temperatura e a variagao uniforme da temperatura.

Com os valores caracteristicos dos esforcos atuantes obtidos com os trés modelos,
determinaram-se os valores de cdlculo dos esforgos através das combinagoes de agoes

no software Excel.

Também foi utilizado o software Excel para o cédlculo dos esforgos resistentes.
Primeiramente é calculada a armadura minima e a armadura devido ao esforco que o
elemento estd sujeito. Posteriormente sao determinados os valores dos esforgos
resistentes com a armadura adotada. Por fim sao comparados os valores dos esforcos
atuantes com os esforgos resistentes. A seguranca dos elementos estd garantida se os

esforgos resistentes sao superiores aos esforcos atuantes.
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2.5 PROCESSO CONSTRUTIVO

O processo construtivo do presente projeto é caracterizado pela betonagem “in situ”
do tabuleiro com o método de construcao tramo a tramo. O tabuleiro tem sete tramos.
O primeiro comeca no encontro E1 e termina a um quinto do segundo vao. Do segundo
ao sexto tramo, os tramos comecam a um quinto do vao e terminam a um quinto do
vao seguinte. O sétimo tramo comecga a um quinto do sétimo vao e termina no encontro
E2. Os tramos sao betonados sequentemente de forma individual. A continuidade do
tabuleiro é assegurada pelas juntas de betonagem localizadas a um quinto do vao que
é onde os valores do momento fletor sao pouco expressivos. As fases construtivas do
tabuleiro sao realizadas no sentido do encontro E1 para o encontro E2, existindo apenas
uma frente de trabalhos. E utilizado cimbre mével para a construgio dos tramos devido

ao terreno acidentado que acompanha o tracado do viaduto.
O processo construtivo global do viaduto contempla quatro fases.

Na primeira fase é executada a implantacao e definicao da obra. Seguidamente é
realizada a desmatagao e a decapagem do terreno com aproximadamente trinta
centimetros de profundidade na &drea abrangida no procedimento anterior. Com o
terreno preparado pode-se iniciar a abertura dos caboucos para as fundacoes e fazer a
aplicagao do betao de regularizacao. Seguidamente é necessario providenciar o corte, a
dobragem e a aplicacao das armaduras das fundagoes e realizar a cofragem e a
betonagem das mesmas. Posteriormente proceder-se-4 & armacao, cofragem e
betonagem total do encontro E1 e parcial do encontro E2. O espelho do encontro E2
nao serd construido nesta fase porque se precisa de espaco para aplicar o pré-esforco no
iltimo tramo. E a seguir, proceder-se-d4 a armacao, cofragem e betonagem dos pilares.
Por fim, depois da descofragem dos encontros e pilares, é executada a montagem de

aparelhos de apoio nos mesmos.

A fase dois dos trabalhos ¢ a execucao do primeiro tramo do tabuleiro. Para tal,
procede-se a montagem do cimbre mével, faz-se a cofragem do vao extremo do tabuleiro
mais um quinto do segundo vao. Subsequentemente realiza-se o corte, a dobragem e a
aplicacao das armaduras ordindrias e das bainhas de pré-esfor¢co. Depois procede-se a
betonagem do tramo e a aplicagao do pré-esforco. Seguidamente descofra-se o tramo e

avanga-se o cimbre movel para o segundo tramo.

A fase trés dos trabalhos é a execucao do segundo ao sétimo tramo do tabuleiro.
Primeiro faz-se a cofragem do tramo até um quinto do vao seguinte e realiza-se o corte,
a dobragem e a aplicacao das armaduras ordindrias e das bainhas de pré-esforco. De
seguida procede-se a betonagem do tramo e aplicacao do pré-esforco. Com estes

trabalhos feitos, segue-se a descofragem do tramo e o avanco do cimbre moével para o
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tramo seguinte. Repete-se este processo do segundo ao sexto tramo. No sétimo tramo,

que é o iltimo, o procedimento é semelhante com apenas duas diferencas: o tramo

termina no encontro E2 e apés a sua descofragem desinstala-se o cimbre mével.

Na tltima ou quarta fase construtiva do viaduto, proceder-se-a ao corte, dobragem
e armagcao das armaduras ordindrias, assim como, a cofragem e a betonagem do espelho
do encontro E2. Também sao executados os acabamentos e a montagem de todos os
equipamentos e das restantes cargas permanentes como o lancil, a viga de bordadura,
o preenchimento dos passeios, as guardas de seguranga e os guarda-corpos. Bem como

a colocacao do tapete betuminoso.



Capitulo 3
Calculos justificativos

A verificaggo da seguranca do viaduto segue os tramites indicados pela

regulamentacao, mais propriamente o RSA e o REBAP bem como as normas europeias
EC2, EC7 e ECS.

Seguidamente serao apresentados os cdlculos justificativos elaborados.

3.1 PROPRIEDADES GEOMETRICAS DO
TABULEIRO

O tabuleiro apresenta uma seccao em [I. Esta seccao é composta por um banzo
superior e duas almas longitudinais, tal como foi descrito no capitulo anterior. Devido
a variacao da seccao, escolheu-se quatro tipos de secgoes para fazer a modelacao no
SAP2000, que tém as seguintes posigoes:

_ 81 82 83 84 84 83 82 8l

e - Jm——

L 1,30 J_ 1,30 .J

Figura 3.1 — Esquema em planta da variagao da secgao transversal e nominagoes das secgoes

Como se vé na figura anterior, a seccao do tabuleiro comeca a variar aos 4,30 metros

dos pilares e encontros. Esta variacao da origem as seccoes S2, S3 e S4.

Antes do inicio da variacao, tem-se a secgao 1 que é a seccao corrente do tabuleiro.

17
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Figura 3.2 — Secgao 1 ou secgao corrente do tabuleiro

A tnica diferenca entre as quatro secgoes é a largura da alma que vai aumentando

da secgao corrente ou seccao 1 para a seccao 4. Ao meio do vao do viaduto, as almas

tém 0,60 metros de largura e nos pilares e encontros tém 1,20 metros.

As propriedades geométricas da seccao transversal do tabuleiro sao apresentadas na

tabela seguinte.

Tabela 3.1 — Propriedades geométricas da seccao transversal do tabuleiro

Secgao corrente
Propriedades _ Secgao 2 Secgao 3 Secgao 4
ou Secgao 1
Area [m?] 7,349 7,863 8,849 9,889
Inércia [m’] 4,708 5,270 6,238 7,989
Perimetro [m)] 37,943 37,959 37,989 38,018
Vep [M] 0,695 -- -- --
Vi (] 1,995 -- -- --

As seccoes 2, 3 e 4 foram usadas apenas para modelar o tabuleiro no SAP2000.

3.2 MATERIAIS

Na tabela seguinte sao explicitadas as propriedades do betao para cada elemento.

Tabela 3.2 — Propriedades do betao

Classe fck fcd fcm fctm fctk Ecm £c
Betao
de betao | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [GPa] | [%o]
Regularizagao | C16/20 | 16,000 | 10,667 | 24,000 | 1,900 | 1,300 | 29,000 | 3,500
Encontros e
_ C30/37 | 30,000 | 20,000 | 38,000 | 2,900 | 2,000 | 33,000 | 3,500
fundacoes
Pilares e
C35/45 | 35,000 | 23,333 | 43,000 | 3,200 | 2,200 | 34,000 | 3,500
tabuleiro
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Foram utilizados dois tipos de ago: armaduras ordindrias e aco de pré-esforco.
As propriedades das armaduras ordindrias sao as seguintes:

Tabela 3.3 — Propriedades das armaduras ordindrias

Classe de fo fa

ago [MPa] [MPa] [GPa] [%o]
Armaduras ordindrias | A500 NR | 500,000 434,783 200,000 2,174

E £

s syd

Aco

O ago de pré-esforgo é usado apenas no tabuleiro e é apresentado na tabela 3.4.

Tabela 3.4 — Propriedades do ago de pré-esforgo

Aco Classe de £ L E, €4 £,
ago [MPa] [MPa] [GPa] [%o] [%o]

Aco de pré-esforgo | Y1860 S7| 1860,000 | 1400,000 | 195,000 7,200 5,000

3.3 ACOES

Para os elementos condicionantes, foi verificada a seguranca aos estados limites de
utilizacao e aos estados limites ultimos de resisténcia, seguindo a metodologia da

regulamentagao em vigor descrita no capitulo anterior.

3.3.1 Dados de dimensionamento

Os dados necessédrios para aplicacao do RSA para a determinacao dos valores das

acoes que atuam na estrutura sao:

— Classe da ponte, neste caso de classe I;

— Zona sismica da localizacao do viaduto é A.

3.3.2 Acoes permanentes

As acoes permanentes sao aquelas que tém valores constantes, ou com uma pequena

variagao em torno do seu valor médio no tempo de vida 1til do elemento.

Na presente estrutura foram consideradas quatro cargas permanentes: o peso préprio
(PP), a restante carga permanente (RCP), o pré-esforco (PE) e os efeitos diferidos

(fluéncia, retragao e relaxagao).

I.  Peso Préprio da Estrutura

O valor do peso especifico do betao considerado ¢ de 25,00 kN /m®.
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Na tabela seguinte é apresentado o valor do peso préprio das quatro seccoes

definidas anteriormente.

Tabela 3.5 — Peso préprio do tabuleiro

Seccao corrente _
Acao Secgao 2 Seccao 3 Secgao 4
ou Seccao 1
PP [kN/m] -183,720 -196,570 -221,220 -247,220

II.  Restantes Cargas Permanentes

As restantes cargas permanentes contemplam o peso dos elementos nao estruturais,

como se vé de seguida.

Tabela 3.6 — Restantes cargas permanentes

Elemento Peso especifico Area Carga
(kN /m’] [m’] [kN/m]
Viga de bordadura 25,000 0,100 2,500
° Guarda-corpos -- - 1,000
.% Enchimento dos passeios 24,000 0,093 2,232
R Lancil 25,000 0,113 2,825
Guarda de segurancga - -- 1,000
Tapete betuminoso 24,000 0,960 23,040
RCP = 42,150

O tapete betuminoso tem uma espessura de 8 centimetros e é aplicado na faixa de
rodagem que tem uma largura de 12,00 metros. O tapete betuminoso tem um peso

voliimico de 24,00 kN/m® e o seu peso por unidade de comprimento do tabuleiro ¢ de
24,00 x 12,00 x 0,08 = 23,040 kN / m .

III.  Pré- Esforco

Para a anélise do pré-esforco considerou-se a atuacao de cargas equivalentes ao pré-

esforco. Serd analisado de forma mais detalhado no subcapitulo 3.4.2.

IV.  Efeitos Diferidos

Os efeitos diferidos sao trés: fluéncia do betao, retracao do betao e relaxacao dos
acos. O cdlculo dos mesmos segue a metodologia indicada no EC2 e utilizou-se uma

temperatura constante com valor de 20°C durante toda a vida 1itil do viaduto.
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3.3.3 Acoes variaveis

As acgoOes varidveis tém valores com variagao considerdavel em torno do seu valor

médio durante a vida 1util do elemento.

As acoes varidveis consideradas no dimensionamento do viaduto sao: veiculo tipo
(VT), sobrecarga uniforme (SCU), sobrecarga linear (SCL), sobrecarga concentrada no
passeio (SCC), variagao diferencial da temperatura (VDT), variacdo uniforme da
temperatura (VUT), e sismo (E).

I. Veiculo Tipo

O veiculo tipo utilizado é o indicado no RSA para pontes rodovidrias.

1..20)

=T [
-8

| el o || wedenlo | =

| |
.

| 150

1

Figura 3.3 — Veiculo Tipo

O mesmo é composto por trés eixos equidistantes, afastados entre si 1,50 metros,
com duas rodas em cada eixo afastadas 2,00 metros. Cada uma das seis rodas

corresponde a uma carga de 100 kN.

II.  Sobrecarga Uniforme

a. Direcao longitudinal

A sobrecarga uniforme considerada é uma carga distribuida ao longo de toda a
largura da seccao transversal do tabuleiro, ou seja, em toda a faixa de rodagem e
passeios. Tem o valor de 4,00 kN/m’. Para a sua introdugao nos modelos de célculo
feitos no programa de cédlculo automatico SAP2000, transformou-se a sobrecarga numa
carga linear ao multiplicar a carga uniforme pela largura da secgao transversal do
tabuleiro que se traduz por 4,00 x 14,20 = 56,80kN / m .

b. Direcao transversal

Para o dimensionamento transversal, considerou-se uma sobrecarga uniforme nos
passeios de 3,00 kN /m”.

III.  Sobrecarga Linear

A sobrecarga linear aplicada é denominada vulgarmente como faca e tem o valor de

50 kN/m, sendo a mesma aplicada numa extensao de 12,00 metros que corresponde a
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largura da faixa de rodagem. Deste modo, usou-se cargas concentradas nas secgoes

condicionantes com o valor de 50,00 x12,00 = 600,00 kN / m para fazer a modelacao.

IV.  Sobrecarga concentrada no passeio

A carga concentrada no passeio tem um valor de 20,00 kN e considera-se aplicada

no ponto extremo do passeio.

V. Variacao Diferencial da Temperatura

A variacao diferencial da temperatura foi aplicada segundo dois gradientes térmicos:

aquecimento durante o dia e arrefecimento ao longo da noite.

VDT 10
O gradiente positivo da temperatura ¢é de = 2.69 =3,717°C /m
alma ?
VDT~ -5
O gradiente negativo da temperatura é de 3 = 269 = —1,859°C / m .

alma

Em que h, ¢ a altura da alma da seccao transversal do tabuleiro.

alma

VI.  Variacdo Uniforme de Temperatura

A variacao uniforme de temperatura considerada varia entre +15°C' por causa dos

efeitos sazonais e estd conforme o indicado no RSA, artigo 18°.
VII.  Sismo

A zona sismica em questao é a A, que corresponde a um coeficiente de sismicidade
de a=1 segundo o RSA, artigo 29°. Para simular a acao do sismo utilizando uma
andlise dindmica no modelo tridimensional, empregaram-se os espectros de resposta
fornecidos pelo RSA para a acao tipo 1 e tipo 2 num terreno tipo II. Os espetros sao

apresentados no anexo S.

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

para cada diregao:

a. Direcao longitudinal (Direcao X):

e Slx — Sismo com agao tipo 1 no terreno tipo II;
e S2x — Sismo com agao tipo 2 no terreno tipo II.

b. Direcao transversal (Direcao Y):

e Sly — Sismo com agao tipo 1 no terreno tipo II;

e S2y — Sismo com agao tipo 2 no terreno tipo II.

O dimensionamento sismico foi aplicado de acordo com o RSA que considera o sismo
a atuar separadamente em cada direcdao. Neste contexto, cada elemento foi

dimensionado de acordo com o caso de sismo mais desfavoravel.

Esta-se perante um viaduto em que a energia transmitida pela agao do sismo é

predominantemente absorvida por deformagao dos pilares. Segundo o REBAP no artigo
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33°, a estrutura tem ductilidade normal que corresponde a um coeficiente de
comportamento sfsmico igual a dois (17 = 2). Deste modo, os esfor¢os devido & acao

sismica sao divididos por este coeficiente, mas os deslocamentos mantém-se inalterados.
O viaduto apresenta os seguintes modos de vibragao:

Tabela 3.7 — Frequéncias de vibracao e fatores de participagao de massa

Frequéncia | Fator de Participacao de Massa
Modo
[Hz] Longitudinal Transversal
1 0,555 -89,174 0,000
2 0,676 0,000 79,379
3 1,245 0,000 -18,508
4 2,053 0,000 27,738
5 3,024 0,000 3,396

Pelo que se vé, no primeiro modo, o viaduto vibra na diregao longitudinal. E para

os restantes modos, praticamente s6 vibra na direcao transversal.

3.4 PRE-ESFORCO

O pré-esforco foi definido equilibrando 95% das cargas permanentes, sendo as

mesmas 0 peso préprio e a restante carga permanente.

O aco dos cabos de pré-esforco sao da classe Y1860 S7. No total, sao 4 cabos com
31 cordoes e cada cordao tem 1,5 em® de drea e 15,7 mm de diametro. Os quatro cabos
resultam numa #rea de 186 cm’® e simbolicamente tem-se 4 X 31¢15,7 . Seguidamente
procedeu-se a confirmacao do resultado anterior garantindo a verificacao do estado

limite de descompressao.

3.4.1 Tracado do cabo de pré-esforgo

Os cabos foram instalados de modo a que exista um recobrimento minimo igual ao
didmetro da bainha. Também se procurou garantir que nos pontos de inflexao o valor
da tangente & esquerda fosse igual ao valor da tangente a direita para garantir a

continuidade do cabo.

O tragado do cabo de pré-esfor¢o descreve pardabolas do segundo grau e estas sao

definidas pela expressao seguinte.
y=az’ +bz+c (3.1)

O ponto mais alto do tracado do cabo de pré-esforco ocorre nos pilares e o mais

baixo ocorre a meio vao.
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A tensao de esticamento dos cabos é aplicada na seccao final de cada tramo, que
correspondem as juntas de betonagem, e no encontro E2. Primeiramente, a betonagem
é feita desde o encontro E1 até um quinto do vao do segundo tramo, ou seja, numa
extensao de 43,60 metros. Nos tramos correntes, inicia-se a betonagem a um quinto do
vao e termina a um quinto do vao seguinte com um comprimento total de 43,00 metros.

O 1ltimo tramo termina no encontro E2 e tem um comprimento de 26,40 metros.

Seguidamente é apresentado o grifico que ilustra o andamento do cabo de pré-

esforco.

=t

idade (e) [m]
L1

[
=

Excentric

-1.695 -1.695 -1.G95 -1.695 -1.695 -1.G95 -1.G95
| 3071303 | 737823 luerhoss lisorhesa T202. 712113 Toas 7lana g |
00135 350 565 780 095 1210 1425 1640 1855 207.0 2285 250.0 267.5 285.0

X [m]

]

Figura 3.4 — Tragado do cabo de pré-esforco

Os pontos de inflexao (P.1.) tém uma excentricidade de 0,075 metros.

As localizagoes das juntas de betonagem (J.B.1,..., J.B.6) sdo apresentadas na

tabela seguinte com as respetivas coordenadas do cabo de pré-esforco.

Tabela 3.8 — Coordenadas do cabo de pré-esforgo nas juntas de betonagem

Coordenadas do Juntas de betonagem
cabo de pré-esforgo J.B.1 J.B.2 J.B.3 J.BA4 J.B.5 J.B.6
X

- 43,600 86,600 | 129,600 | 172,600 | 215,600 | 258,600
m

Excentricidade (e)
0,699 | -0,699 | -0,699 | -0,699 | -0,699 | -0,699

[m]

3.4.2 Cargas equivalentes

Para a modelacao em SAP2000, é necessdrio calcular primeiramente as cargas

equivalentes em cada trogo do tragado do cabo de pré-esforgo.

O critério utilizado foi ¢, =0,95xCP em que a carga permanente &

CP = PP+ RCP.
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A demonstragao da forga nos cabos (P) é:

— ] 2
q 0,05-0P & 2L _095.0p e p= 092 CP L
! r of

2
o p o 095X(83T244215)x17.20° _ |00 2oy

2x 1,77
Com a forga nos cabos e com a tensao infinita, o = 1000 MPa , calculou-se a area
de armadura de pré-esforgo, A, =186 em’ | correspondente a quatro cabos com 31

cordoes cada, sendo o didmetro de um cordao de 15,7 mm ;| ou seja 4 X 31915,7 .

Esta armadura de pré-esforco corresponde a uma forca de pré-esforco a tempo

infinito de P_ =0 _x A, =18600kN .

Cargas distribuidas equivalentes

A figura a seguir apresenta os trogos que serao modelados como carregamentos.

| 1" e T vao 1 2° ap 6 vao
= () = (-
“ _1 _v = '1 N \/
= ' 30,7 2T ’ 38,7
0,0 13.5 o, 35,0 00 21.5 el 43.0
X [m] X [m]
Pardahola 1 Pardibola 2 Pardbola 3

Figura 3.5 — Pardbolas ou trogos que constituem o tragado do cabo de pré-esforgo

A expressao pela qual se determina as cargas distribuidas equivalentes para a
modelacado no SAP2000 recorre as seguintes varidveis: flecha da parabola do tracado
do cabo de pré-esfor¢o ( f ), comprimento da parabola ou do troco (L) e a forca de

pré-esforgo (P_).

_ 2P
q, = I (3.2)
Cada pardbola corresponde a uma carga distribuida equivalente, como se demonstra
de seguida:
Tabela 3.9 — Cargas distribuidas equivalentes
Pardabola ou trogo
Caracteristicas
1 2 3
f [m] 1,695 1,770 0,440
L [m] 13,500 17,200 4,300
P [kN] 18600,000 18600,000 18600,000
Q. [KN/m] 345,980 222,570 -885,240
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Quando a parabola tem a concavidade voltada para cima, o cabo de pré-esforco
aplica uma forca no sentido de baixo para cima e a carga é positiva. Se a pardbola tem

a concavidade voltada para baixo faz o efeito contrario e a carga é negativa.

Cargas concentradas equivalentes

As cargas concentradas devido & acao do pré-esforco estao localizadas na secgao
inicial e final do tabuleiro, assim como, nas juntas de betonagem. Estas secgoes

correspondem as extremidades dos tramos do tabuleiro.

O esfor¢o normal numa secgao ¢ de compressao e ¢ igual a forca de pré-esforco P_.

N(xz)=—P (3.3)

o

O esforco transverso é calculado da seguinte forma, em que z é a posicao de cédlculo
das cargas concentradas relativamente ao ponto inicial da pardbola.
b -2 f(z)

x
O momento fletor ¢ diretamente proporcional a forca de pré-esforco P e a

V()= + (3.4)

excentricidade do cabo de pré-esforgo e(z):

M(z) = £P_-e(x) (3.5)
Resumidamente, apresenta-se a tabela a seguir com os esforgos.
Tabela 3.10 — Cargas concentradas equivalentes
Seccgao inicial Seccgao final
Tramo N \'% M N \" M
[kN] [kN] [kNm] [kN] [kN] [kNm]
1 -18600,000 | -4670,667 0,000 -18600,000 | -2872,186 | -13001,400
2a6 |-18600,000 | -2872,186 |-13001,400 | -18600,000 | -2872,186 | -13001,400
7 -18600,000 | -2872,186 | -13001,400 | -18600,000 | 4670,667 0,000

Os sinais dos esforcos sao atribuidos de acordo com a seguinte convenc¢ao de sinais.

M n M
N . O N,

v e lv

Figura 3.6 — Convencgao de sinais dos esforgos

3.4.3 Forcgas e perdas

Seguindo a metodologia do REBAP, a tensao de esticamento na origem é dada pela

expressao seguinte.

Gpy = 0,75+ f (3.6)

uk
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Analisando a expressao anterior e sendo o ago de classe Y1860 S7, em que o valor
caracteristico da tensao de rotura a tragao do ago das armaduras de pré-esforco f , ¢é

de 1860 MPa , verifica-se que é necessdrio uma a tensao de esticamento na origem igual

a 0,75x1860 = 1395 MPa .

Apés aplicar essa tensao, originam-se as perdas instantdneas no cabo. E de uma
forma gradual no tempo, vao ocorrendo as perdas diferidas e estabilizam-se a longo
prazo.

3.4.3.1 Perdas instantaneas — Inicio de exploracao

As perdas instantdneas de pré-esforco dao-se no momento de aplicacao do pré-
esforco. Essas perdas sao devidos ao atrito, a reentrada das cunhas e a deformacao
instantanea do betao.

3.4.3.1.1 Parametros e expressoes das perdas instantaneas

Perdas por atrito

O fator de atrito tem a seguinte expressao:
m = p-(2a + k) (3.7)

Este fator é dependente do coeficiente de atrito cabo-bainha (), do parametro da

equagao de 2° grau do cabo de pré-esfor¢o (a ) e do desvio angular unitario (& ).

Por sua vez, o parametro da equacao do 2° grau é azlz, sendo f a flecha da

parabola do tracado do cabo de pré-esfor¢co e L. o comprimento da pardbola ou do

trocgo.
A tabela a seguir surge através da aplicacao da expressao 3.7.

Tabela 3.11 — Parametros das perdas por atrito

k f L a m
Parabola T8 B . .
[m”’] [m] [m] [m”] [m”]

1 0,200 0,010 1,695 13,500 0,0093 0,0057

2 0,200 0,010 1,770 17,200 0,0060 0,0044

3 0,200 0,010 0,440 4,300 0,0238 0,0115

Quanto maior for a curvatura descrita pelo cabo, maior é a perda por atrito. A pardbola

3 é a de maior curvatura, por conseguinte, tem um fator de atrito maior.
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Perdas por reentrada das cunhas

Com expressao 3.8, calcula-se o alcance das perdas por reentrada das cunhas.
1 m-FE, -6

A=——"-In[1— (3.8)
m Cpy
Em que:
E, — médulo de elasticidade do aco de pré-esforgo;
67~ — valor da reentrada das cunhas;
G,, — tensao de esticamento dos cabos e ¢ dada por &,, = 0,75 X fpuk, sendo

fpuk o valor caracteristico da tensao de rotura & tracao do aco das

armaduras de pré-esforco.
De uma forma sintetizada, apresenta-se os valores.

Tabela 3.12 — Parametros das perdas por reentrada das cunhas

m E, S, £ Opy: A
Tramo
[m] [GPa [mm] [MPa] [MPa] [m]
laé 0,0044 | 195,000 6,000 | 1860,000 | 1395,000 | 14,254
7 0,0057 | 195,000 6,000 | 1860,000 | 1395,000 | 12,549

Sendo o fator de atrito o unico parametro a variar, o alcance das perdas por
reentrada das cunhas A\ é menor quando hd mais atrito. Pelo que se vé, este alcance é
superior nos tramos de 1 a 6 onde o cabo de pré-esforco ¢é esticado pela parabola 2. No

tramo 7, o cabo é tensionado na pardbola 1 junto ao encontro E2.

Perdas por deformacao instantinea do betao

Para o célculo das perdas por deformacao instantanea do betao consideraram-se os

parametros:

n — numero de cabos de pré-esforco, n =4 cabos ;
E ~ — médulo de elasticidade secante do betao C35/45, E = 34GPa.

3.4.3.1.2 Tensoes e forgas apés as perdas instantineas

Ao esticar o cabo de pré-esforco, originam-se atritos entre os cordoes resultando
numa perda de tensao ao longo do cabo que da origem as tensoes de pré-esforco apés

as perdas por atrito (0, ).

Logo que se termina de aplicar a tensao de esticamento num cabo, procede-se ao
relaxamento do macaco e neste instante hd uma reentrada das cunhas que se traduz
numa perda de tensao até ao alcance dessa reentrada ()). Com essa perda, fica instalada
uma pressao denominada de tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito e reentrada

das cunhas (0, ., ).
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As duas tensoes descritas anteriormente sao calculadas a partir da seguinte

expressao:

c,(z)=0,,-¢™" (3.9)

Apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas, fica a atuar uma forca de pré-

esforco no cabo que é dada pela seguinte expressao:

'ZD(].a+rc (I’) = GPO,a+rc (x) ) AP (310)

De seguida apresentam-se os diagramas de tensoes de pré-esfor¢o nos tramos do

tabuleiro e correspondentes tabelas com os valores dos pontos notaveis.

Primeiro tramo

Em relagao ao primeiro tramo do viaduto, as tensoes tém o seguinte andamento.

1400
— 1300 &u
B =,
— 1200 5
- '8
— 1100 <

. . 1000

| 12,900 4,300
43,600 30,100 14,254 2600 0,000
X [m]
e A\ s perdas por atrito Apds perdas por atrito e reentrada das cunhas

Figura 3.7 — Tensao de pré-esforgo apos as perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro

tramo

Os pontos notdveis do primeiro tramo do viaduto tém os seguintes atributos:

Tabela 3.13 — Tensao de pré-esforco apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro

tramo

Posicao m Opo.a A Opo,atre Ap Poatre

[m] [m] [MPal [m] [MPa] [cm’] [kN]
0,000 0,0044 | 1395,000 1088,819 | 186,000 | 20252,031
4,300 0,0044 | 1368,395 1109,583 | 186,000 | 20638242
8,600 0,0115 | 1302,745 1165,925 | 186,000 | 21686,198
12,900 0,0115 | 1239,792 | 14,254 | 1225,127 | 186,000 | 22787,366
14,254 0,0044 | 1232,438 1232,438 | 186,000 | 22923,338
30,100 0,0044 | 1149561 1149,561 | 186,000 | 21381,842
43,600 0,0057 | 1064,131 1064,131 | 186,000 | 19792,831
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Tramos correntes (do segundo ao sexto tramo)

Os tramos intermédios sao também denominados de tramos correntes. Esses tramos

apresentam tensoes com o mesmo andamento. De seguida, apresenta-se o diagrama das

tensoes.

1400
1300 "=
=
=,
1200 4
1100 &

. r 1000

I 12,900 | 1,300
43,000 30,100 14,254 2,600 0,000
X [m]
— A\ pis perdas por atrito Apds perdas por atrito e reentrada das cunhas

Figura 3.8 — Tensao de pré-esfor¢o apé6s as perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos

correntes

Os pontos notdveis tém os valores apresentados na tabela seguinte.

Tabela 3.14 — Tensao de pré-esforgo apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos

correntes

Posicao m Opo.a A Opo.airc A, Poasr

[m] [m] [MPal [m] [MPa] [cm’] [kN]
0,000 0,0044 | 1395,000 1088,819 | 186,000 | 20252,031
4,300 0,0044 | 1368,895 1109,583 | 186,000 | 20638,242
8,600 0,0115 | 1302,745 1165,925 | 186,000 | 21686,198
12,900 0,0115 | 1239,792 | 14,254 | 1225,127 | 186,000 | 22787,366
14,254 0,0044 | 1232,438 1232,438 | 186,000 | 22923338
30,100 0,0044 | 1149,561 1149,561 | 186,000 | 21381,342
43,000 0,0044 | 1086,225 1086,225 | 186,000 | 20203,785

As tensoes nos tramos correntes sao muito parecidas com as do primeiro tramo
devido a semelhanca do tragado do cabo de pré-esfor¢co numa extensao inicial de 30,100

metros. E a seguir é diferente para os dois casos devido a mudanga do tragado do cabo.
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Sétimo ou ultimo tramo

J& o iltimo tramo é o menor de todos e tem o seguinte andamento:

— |

"

26,400

Apds perdas por atrito

| 12,549
13.500

X [m]

0,000

1400

1300

L

1200

Tensio [MPal

1100

Apds perdas por atrito e reentrada das cunhas

Figura 3.9 — Tensao de pré-esforgo apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas no iltimo tramo

Os pontos notédveis do tltimo tramo tém os seguintes valores:

Tabela 3.15 — Tensao de pré-esforgo apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas no iltimo tramo

Posicao m Opo.a A Opo,asrc A, Poasr

[m] [m] [MPa] [m] [MPa] [em’] [kN]
0,000 0,0057 | 1395,000 1208,445 | 186,000 | 22477,075
12,549 0,0057 | 1298,376 12,519 1298,376 | 186,000 | 24149,797
13,500 0,0057 1291,329 1291,329 186,000 24018,726
26,400 0,0044 1220,182 1220,182 186,000 22695,387

Uma terceira perda instantanea é a devido & deformacao instantdnea do betao. E

calculado através da expressao seguinte com os pardmetros descritos anteriormente.
1 n-1 F
.7]) -5 T  'm Gc,a+cr (Z‘)‘
Em que a tensao de compressao do betao apés as perdas por atrito e reentrada das

PO,c ( 2
_ ‘PO;A-H:r (x)
A

c

Ao (3.11)

cunhas ¢ o, (v)= , com A como a drea de betdo da sec¢do corrente do

viaduto. Os resultados sao apresentados mais a frente.

Com essas trés perdas de pré-esforco calculadas, determina-se as tensoes instaladas

no tabuleiro apds as perdas instantaneas totais.

c,(r)=0 (3.12)

- AGPO,C (x)

P0,a+cr (I’)

Esta tensao corresponde a uma forca de pré-esforco no inicio de exploragao de:

By(z) =0, () A (3.13)
Isto se traduz numa tensao de compressao no betao de:
F(z)
o (r)=— (3.14)

c A

c
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Seguidamente, apresentam-se as tensoes instaladas em cada tramo apds as perdas

instantdneas totais, ou seja, apés as perdas devido ao atrito, devido & reentrada das

cunhas e devido & deformacao instantdnea do betao.

Primeiro tramo

Apés as perdas instantaneas totais, as tensoes no primeiro tramo apresentam o

seguinte andamento:

1300
- g
— 1200 5
— 1100 Z
: =
[ 12900 1 4400 1000
43,600 30,100 14,254 E.600 0,000
X [m]
Figura 3.10 — Tensdo de pré-esforco apés as perdas instantaneas no primeiro tramo
O diagrama apresentado na figura anterior tem os seguintes pontos notédveis:
Tabela 3.16 — Tensdo de pré-esforco apés as perdas instanténeas no primeiro tramo
Posicao O aire Aoy, Opo P, o,

[m] [MPa] [MPa] [MPa] [kN] [MPa]
0,000 -2,756 2,927 1082,892 20141,788 -2,741
4,300 -2,808 6,040 1103,543 20525,897 -2,793
8,600 -2,951 6,347 1159,578 21568,147 -2,935
12,900 -3,101 6,669 1218,458 22663,321 -3,084
14,254 -3,119 6,709 1225,729 22798,554 -3,102
30,100 -2,910 6,258 1143,304 21265,448 -2,894
43,600 -2,693 9,793 1058,338 19685,088 -2,679

Ao observar os valores da tabela anterior, note-se que as perdas devido & deformagcao

instantanea do betao (Ao ro.) 530 as menos significante entre os trés tipos de perdas

instantdneas. No presente projeto, o valor méximo das perdas devido a deformacao

instantanea do betao é aproximadamente 7 MPa .
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Tramos correntes (do segundo ao sexto tramo)

Nos tramos correntes, as tensoes tém o seguinte andamento:

1300

— 1200

— 1100

43.000 30,100

X [m]

[ 12.900
14,254

| 4,300

&, 600

1000

(0,000

L

Tensao [MPal

Figura 3.11 — Tensao de pré-esforco apds as perdas instantdneas nos tramos correntes

Cada ponto notdvel apresenta os seguintes valores:

Tabela 3.17 — Tensao de pré-esforgo apds as perdas instantineas nos tramos correntes

Posicao O aire Aoy, Opo P, o,
[m] [MPa] [MPa] [MPa] [kN] [MPa]
0,000 -2,756 2,927 1082,892 20141,788 -2,741
4,300 -2,808 6,040 1103,543 20525,897 -2,793
8,600 -2,951 6,347 1159,578 21568,147 -2,935
12,900 -3,101 6,669 1218,458 22663,321 -3,084
14,254 -3,119 6,709 1225,729 22798,554 -3,102
30,100 -2,910 6,258 1143,304 21265,448 -2,894
43,000 -2,749 9,913 1080,312 20093,804 -2,734

Ha um grande decréscimo de tensao junto a ancoragem ativa devido ao alcance da

reentrada das cunhas. Essa reentrada é maior quanto menor for o atrito no cabo de

pré-esforco.

Sétimo ou ultimo tramo

A figura a seguir apresenta o andamento das tensoes no sétimo tramo.

/\

— 1200

[ 12 549
13,500

X [m]

26,400

(0,000

1300

Tensao [r'k”]'cl,.]

1100

Figura 3.12 — Tensao de pré-esforgo apés as perdas instantdneas no sétimo tramo
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Os pontos notédveis do tltimo tramo do tabuleiro sao os seguintes:

Tabela 3.18 — Tensao de pré-esforgo apds as perdas instantineas no sétimo tramo

Posicao O aire Aoy, Cp P, o,
[m] [MPa] [MPa] [MPa] [kN] [MPa]
0,000 -3,059 6,578 1201,867 22354,720 -3,042
12,549 -3,286 7,068 1291,308 24018,336 -3,268
13,500 -3,268 7,029 1284,300 23887,978 -3,251
26,400 -3,088 6,642 1213,540 22571,843 -3,072

As perdas de pré-esforco sao maiores no primeiro tramo e menores no iltimo tramo

devido ao comprimento dos mesmos e também devido a diversificacao das pardbolas.

Para mais detalhes acerca das perdas instantaneas, consultar o anexo A.

3.4.3.2 Perdas diferidas — Longo Prazo

As perdas diferidas ocorrem de uma forma gradual no tempo, estabilizando a longo
prazo. Incluem perdas por retragao e fluéncia do betao e relaxacao do ago de pré-

esforco.

3.4.3.2.1 Parametros e expressoes das perdas diferidas

Para a determinagao das perdas diferidas foi considerada: uma humidade relativa
no meio ambiente HR = RH = 70% ; uma temperatura constante durante toda a vida
da estrutura T =20°C’; uma idade do betao a data do carregamento ?, = 3dias; uma

idade do betao ao tempo infinito ¢_, =20000dias . O cimento ¢ da classe CEM 42,5 N.

d

A seccao corrente do tabuleiro tem uma drea de A = 7,349 m’ e um perimetro de

u = 37,943 m que se traduz numa espessura equivalente da seccao:

2% A
po— 224 2XT346 600 — 387,361 mm

Oy 37,943

Perdas por retracao

Para o calculo destas perdas, aplicou-se o EC2 para determinar a extensao total de
retracao 5cs(t) que é a soma da extensao de retragao por secagem € (t) e da extensdo

de retragao autogénea 8m(t).
e (t)=¢,t)+e,(t) (3.15)
A extensao de retracao por secagem tem a seguinte expressao:

€cd<t> = /Bds(t’ to) ‘ kh "o (3.16)
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Em que:

— Idade do betao: t =t _, =20000dias ;

d

Fator que tem em conta a influéncia da espessura equivalente da seccao:
t—t 20000 — 3
B, (6t,) = ; 5 3
(t— to) + 0,044/, (20000 — 3) 4+ 0,044/(387,361)
= 0,985

— Coeficiente que depende da espessura equivalente:

Tabela 3.19 — Valores de k, do quadro 3.3 do EC2
h, 100 200 300 >500

k, 1,000 0,850 0,750 0,700

O h, é 387,361mm e por interpolacao tem-se um k, = 0,728;
— Coeficientes que depende do tipo de cimento:
Cimento da classe N: o, =4 e o, =0,12;
— Fator que tem em conta a influéncia da humidade relativa na extensao de

retragao:

RH
—1,55(1 — | 2L
BRH RHO

3 3
— 155 — |2 | | = 1018
100

— Extensao de retragao por secagem de referéncia:

f;‘m

- 7”’1152‘% 6
€00 = 0,89 (220 +110- v, ) - e 107 - 3,

H

43

— 0,85((220 + 110 x4)-¢ 10| x107° x1,1018 = 3,41 x 10~

Deste modo, a equacao 3.16 fica da seguinte forma.
,(t) =0, (tt) k, -c,, =0,985x0,728 x3,41 x10* =2,45x10""*
Ja a extensao de retracao autogénea tem a seguinte expressao:
e, (t) =8, ¢, () (3.17)
Em que:

— Fator que depende do tempo:

ﬂas(t) —1_ e(—U,Q-t“) —1_ e(~0,2><200000'5) -1
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— Extensao de retragao autogénea que leva em conta a tensao de rotura do

betao & compressao:
e (00)=2,5-(f, —10)-10"° =2,5x (35 —10)x10™° = 6,25 x 10"

Da expressao 3.17 resulta:
e (t)=0(t)e, (00) =1x6,25x107" = 6,25 x107°

Com estes resultados, é possivel determinar a extensao total de retracao:
e (t)=¢,t)+e, (t)=245%x10" 46,25 x10"° = 3,07 10"

Perdas por fluéncia

O coeficiente de fluéncia foi determinado pela metodologia do EC2. Segundo o anexo
B do EC2, este coeficiente é diretamente proporcional ao coeficiente de fluéncia de
referéncia ¢, e ao coeficiente que traduz a evolugao da fluéncia no tempo, apés o

carregamento [ (t,t,), e de uma forma matemadtica traduz-se por:
SO(t, to) = 900 ! /glj(t? t()) (3]‘8)
Com a idade do betao t =t _, = 20000 dias .
O coeficiente de fluéncia de referéncia ¢é calculado da seguinte forma:
900 = SORH ' ﬁ(f(:m) ! ﬁ(t()) (3']‘9)
Em que:

— Coeficientes que tém em conta a influéncia da resisténcia do betao:

0,7 0.2 0.2

07
a = 2—i = i_ﬂ =0,866 e «, = z—i = 131_2 = 0,960
— Fator que tem em conta a influéncia da humidade relativa no coeficiente de
fluéncia:
g =1+ —W o o, = |1+ 100 1 0,866 0,960 = 1,302

0.1-gh, 0,1 x 387,361
— Fator que tem em conta a influéncia da resisténcia do betao no coeficiente

de fluéncia convencionals:
16,8 16,8

B(f,) = Jr 30

= 2,562
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— Fator que tem em conta a influéncia da idade do betao a data do

carregamento no coeficiente de fluéncia:

1 1
ﬁt e =
( 0) 0,1 + (tﬂ)O,Q 071 ‘I’ 30,2

= 0,743

Com estes parametros, determina-se o coeficiente de fluéncia de referéncia.
0, = Ppy - B, ) B(t,) = 1,302 x 2,562 x 0,743 = 2,478

O coeficiente que traduz a evolucao da fluéncia no tempo, apds o carregamento

representa-se pela seguinte expressao:

/8C (tv t()) =

0

t—t o
— 0 (3.20)
B, +t—t

Em que:

— Coeficiente que tem em conta a influéncia da resisténcia do betao:

0,5 0,5

35
'f(:? n

— Coeficiente que depende da humidade relativa e da espessura equivalente da

35
43

Qy =

= 0,902

secgao:
By =1,5:[1+(0,012- RH)" |- h, +250- o, < 1500c,
=8, =1,5x [1 + (0,012 x 70)18] % 387,361 4 250 x 0,902 < 1500 x 0,902
& 3, = 831,780 < 1353,291 & 3, = 831,780

Aplicando a expressao 3.20, resulta:

0,3

t—1

0

ﬂH+t_t()

20000 — 3
831,780 + 20000 — 3

0,3
B.(t.t,) = = = 0,988

E pela equacao 3.18, determina-se o coeficiente de fluéncia.
o(t,t,) = ¢, B.(t,1,) = 2,478 x 0,988 = 2,448
O coeficiente de homogeneizacao das propriedades da secgao:

" (3.21)

Com um médulo de elasticidade do ago de pré-esforco £, e com o mdédulo de
elasticidade secante do betao, calcula-se:

E
a=—r 195 _ gy
E 34

cm
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Perdas por relaxacao

Os corddes sao da classe de relaxacao 2, segundo o EC2.

Considera-se:

Py — valor de perda devida a relaxagao as 1000h depois da aplicagao de pré-
esforco e uma temperatura média de 20°C. Tem o valor de p,,, = 2,5 %;
t_, —idade do betao, em horas, ao tempo infinito, ¢ = ¢ _, = 500000 horas.

3.4.3.2.2 Tensoes e forcas apés as perdas diferidas

A forca de pré-esforco 1itil ou seja a forca instalada final, P_ ajusta-se & situacdo de
longo prazo do pré-esfor¢o, advindo a diminuicao da forca instalada inicialmente P0

devido as perdas diferidas por fluéncia e retragao do betao e relaxacao das armaduras.

I.  Retracao do betao

Aapt,s (z) = Ep .

e, (1) (3.22)

II. Fluéncia do betao

Ao, (z)=a ¢ (tt,) |0, (2) (3.23)

III.  Relaxacao do aco

1000

Sendo [t o coeficiente que relaciona a tensao inicial de pré-esfor¢o com o valor

0,75-(1—)
9,1 _5
Aopm(x) = 0,66 - Proo " € e [_] 107 . UPo(x) (3_24)

caracteristico da resisténcia a tracao do ago das armaduras de pré-esforco na seccao x

G, ()

f;;mk
IV. Perdas diferidas totais

e é dado por [t =

Ao (x)+ A (z) + 0,80 - Ao, (z)

O-n‘ s+c+r (x) = - (3'25)
e A, A )
1—1—04~I~ 1+I”-(e(x)) (140,80 ¢(t,1,))
A tensao de pré-esforgo a longo prazo tem a seguinte expressao:
c, (2)=0,/(r)-Ac,, . . (2) (3.26)
Com esta tensao calcula-se a for¢a de pré-esforgo:
P (z)=0, (z)-A, (3.27)

Com uma armadura de pré-esforgo A, =186 cm”.
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De seguida apresentam-se os digramas de tensao de pré-esforco apds as perdas

diferidas, que correspondem as tensoes a longo prazo.

Primeiro

tramo

As tensoes finais instaladas no primeiro tramo tém o seguinte andamento:

1300
— 1100 =
n <
— 1000 Z
- B
| l12000 | 4,300 900
43,600 30,100 14,254 600 (3,000
X [m]
Figura 3.13 — Tensao de pré-esforgo apds as perdas diferidas no primeiro tramo
Os pontos notdveis tém os seguintes valores:
Tabela 3.20 — Tensao de pré-esforgo apéds as perdas diferidas no primeiro tramo
Posicao | Ao, Ao, Ao, e DO, icix Op» P
v
[m] | [MPa] | [MPal] MPa] | [m| | [MPa] | [MPa] [kN]
0,000 | 60,608 | 38,479 | 0,582 | 25,043 | -0,699 | 110,736 | 972,156 | 18082,104
4,300 | 60,608 | 39,213 | 0,593 | 26,810 | 0,075 | 116,233 | 987,309 | 18363,955
8,600 | 60,608 | 41,204 | 0,623 | 32,203 | 0,515 | 120,271 | 1039,307 | 19331,110
12,900 | 60,608 | 43,296 | 0,655 | 38,943 | 0,075 | 129,450 | 1089,008 | 20255,543
14,254 | 60,608 | 43,555 | 0,659 | 39,861 | -0,193 | 130,138 | 1095,590 | 20377,979
30,100 | 60,608 | 40,626 | 0,615 | 30,541 | -1,695 | 101,712 | 1041,591 | 19373,602
43,600 | 60,608 | 37,607 | 0,569 | 23,082 | 0,000 | 111,876 | 946,462 | 17604,197
Tramos correntes (do segundo ao sexto tramo)
Nos tramos correntes, as tensoes de pré-esforco finais sao as seguintes:
1200
— 1100 3
R 2
— 1000 %
-
| 12000 | 4,300 900
43.000 0,100 14,254 £,600 0,000

X [m]

Figura 3.14 — Tensao de pré-esforgo apos as perdas diferidas nos tramos correntes
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Estes tramos tém os seguintes pontos notaveis:

Tabela 3.21 — Tensao de pré-esforgo apos as perdas diferidas referentes do 2° ao 6° tramo

Posicao | Ac,, Ao, Ao, e (LYo S Opo P

fm] | [MPa] | (MPa] | ' | mMPa] | [m] | (MPa] | [MPa] | [KN]
0,000 | 60,608 | 38,479 | 0582 | 25,043 | 0,699 | 110,736 | 972,156 | 18082,104
4,300 | 60,608 | 39,213 | 0593 | 26,810 | 0,075 | 116,233 | 987,309 | 18363.955
8,600 | 60,608 | 41,204 | 0,623 | 32,203 | 0,515 | 120,271 | 1039,307 | 19331,110
12,900 | 60,608 | 43,296 | 0,655 | 38943 | 0,075 | 129,450 | 1089,008 | 20255,543
14,254 | 60,608 | 43,555 | 0,659 | 39,861 | -0,193 | 130,138 | 1095,590 | 20377,979
30,100 | 60,608 | 40,626 | 0,615 | 30,541 | -1,695 | 101,712 |1041,591 | 19373,602
43,000 | 60,608 | 38,387 | 0,581 | 24,830 | -0,699 | 110,492 | 969,820 | 18038,652

Sétimo ou ultimo tramo

O sétimo tramo tem um comportamento particular pois, além de ser um tramo

menor, o cabo é ativado numa pardbola diferente. As tensoes sao as seguintes:

J

1200 =

=
— 1100 -
_ g
EEET 1000 =
26,400 13,500 0,000
X [m]
Figura 3.15 — Tensao de pré-esforgo apos as perdas diferidas referentes ao 7° tramo
Os pontos notdveis tém os seguintes atributos:
Tabela 3.22 — Tensao de pré-esforgo apos as perdas diferidas referentes ao 7° tramo
Posicao | Ao, Ao, Ao, e (LYo S Op» Ps
18
[m] | [MPa] | [MPa MPa] | [m] | [MPa] | [MPa] | [kN]
0,000 | 60,608 | 42,707 | 0,646 | 36,921 0,000 | 127,381 | 1074,485 {19985,428
12,549 | 60,608 | 45,885 | 0,694 | 49,108 | -1,687 | 118,174 | 1173,134 |21820,301
13,500 | 60,608 | 45,636 | 0,690 | 48,032 | -1,695 | 117,093 | 1167,207 |21710,055
26,400 | 60,608 | 43,122 | 0,652 | 38,333 | -0,699 | 124,935 | 1088,605 [20248,057

Assim como aconteceu para as perdas instantineas, também as perdas diferidas de

pré-esforco sao maiores no primeiro tramo e menores no ultimo tramo devido ao

comprimento dos mesmos e também devido a diversificagao das parabolas.

Para mais detalhes acerca das perdas diferidas consultar o anexo B.
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3.5 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
LONGITUDINAL DO TABULEIRO

3.5.1 Influéncia do faseamento construtivo

Na andlise longitudinal do tabuleiro foi tida em conta a redistribuicao de esforgos
nos momentos fletores devido ao peso préprio dos elementos e ao pré-esforco fazendo

com que seja necessdrio efetuar uma anédlise a longo e a curto prazo.

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

M(t)~ M +(M wltty)

- ases e - ases) ) (328)
e T T e ()

Em que:

M s jases — ROMmento que se obtém por soma das fases construtivas, sem o efeito
da fluéncia;

M, — momento que o viaduto teria se fosse construida numa tnica fase;

¢(t,t,) — coeficiente de fluéncia a idade 1;

p — fator de relaxacao, p = 0,9.

Relativamente ao pré-esforco, usou-se a seguinte expressao:

M(t) ~|M.

> fases

t,t o
+ (Me - Mifascs) ' 1 SD( 0) ' - (329)
+p-p(tty)| 1000

Em que M, Jases © M sao calculados para uma tensao nos cabos de 1000 MPa e

0, ¢ a tensao de pré-esforco apés perdas.

3.5.2 Diagramas de esforgos

Neste capitulo apresentam-se os diagramas de esforcos caracteristicos devido as

agoes no tabuleiro do viaduto na direcao longitudinal.

As agoes consideradas na andlise longitudinal do tabuleiro sao: o peso préprio do
tabuleiro, o pré-esforco, as restantes cargas permanentes, as sobrecargas longitudinais

(uniformes e lineares) e a variacao diferencial da temperatura.

Esforcos devido ao peso proprio do tabuleiro

Os momentos fletores devido peso préprio foram calculados aplicando a equacao
3.28. Para o inicio de exploragao o coeficiente de fluéncia é zero e a longo prazo é 2.448.

O célculo deste coeficiente foi feito anteriormente.
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De seguida apresenta-se o diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do

tabuleiro.

-30 000

=20 000—

=" =10 000—

M [kNm
=
]

Inicio de exploracio Longo prazo

267.5
285.0

Figura 3.16 — Diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do tabuleiro

No decorrer do tempo, os momentos positivos vao diminuindo e os negativos

aumentando. Estes momentos tendem-se a aproximar dos momentos que a estrutura

teria se fosse construida numa fase tnica.

O esforgo transverso nao sofre alteracao significativa ao longo do tempo. O diagrama

de esfor¢o transverso devido ao peso préprio do tabuleiro é o seguinte:

GO0

267.5
985.0

Figura 3.17 — Diagrama do esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro

O esforgo transverso maximo absoluto ocorre nos pilares com um valor aproximado

de 4000 kN .
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Esforcos devido ao pré-esforco

Através da equagao 3.29, chegou-se aos seguintes diagramas de momentos fletores.

=40 D00

135 | 565 | 995 | 1425 | 1855 | 2985 | 2675
0.0 35.0 78.0 1210 164.0 207.0 250.0 2850

Infeio de exploraciao Longo prazo

Figura 3.18 — Diagrama do momento fletor total devido ao pré-esforgo

Convém separar a parte isostética e hiperstatica do momento fletor devido ao pré-

esforco.

O momento isostdatico do pré-esforco é diretamente proporcional & forca de pré-

esforco P(z) e a excentricidade e(z) e tem a expressao seguinte:

M = +P(z)-e(z) (3.30)

PE.ISO

J4 o momento fletor hiperstdtico é a diferenca entre o momento total M g €0

momento isostatico devido ao pré-esforco M ppiso due se traduz por:
MPE,Hip = MPE - MPE,ISO (3.31)

O momento fletor isostdtico tem o seguinte andamento.

50 D00
40 D00
30 D00
=20 D00
=10 D00
0
100 (00

200 000 BT |

13.5 565 | 995 | 1425 | 1855 | 2985 | 2675
0.0 35.0 78.0 121.0 164.0 207.0 2500 285.0

X [m]

M [kNm]

Inicio de exploracao Longo prazo

Figura 3.19 — Diagrama do momento fletor isostdtico devido ao pré-esforgo

O momento fletor total e o momento fletor isostdatico devido ao pré-esforco tem um

andamento semelhante.
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Os momentos hiperstdaticos, que se obtém da expressao 3.31, tém o seguinte

andamento.

0

4 000—

M [kNm]
=
=
1

15 000—

20 000y

5 | o005 | 125 | 1855 | a5 | _
0.0 5.0 78.0 121.0 164.0 207, 2500 2850

X [m]

Inicio de exploragio

Longo prazo

Figura 3.20 — Diagrama do momento fletor hiperstatico devido ao pré-esforco

Os esforgos transversos tém o seguinte andamento:

GOO0

—

4000—

135 | 3565 | 995 | 1425 | 1855 | 2985 | 2675
0.0 35.0 78.0 1210 164.0 207.0 2500 2850

X [m]

Figura 3.21 — Diagrama do esforgo transverso devido ao pré-esforco

O esforgo transverso devido ao pré-esforgo é praticamente antissimétrico ao esforgo

transverso devido ao peso préprio do tabuleiro.

O valor méaximo absoluto do esforco transverso devido ao pré-esfor¢o ocorre nos
apoios dos encontros. Nos vaos correntes, o esforgo transverso maximo ocorre perto dos
pilares. O cabo de pré-esforgo faz uma tangente horizontal na se¢do em cima dos pilares

que faz com que o esforgo transverso nesta posigao seja praticamente zero.

Esforcos devido is restantes cargas permanentes

Considerou-se que as restantes cargas permanentes sao aplicadas depois da
construcao total do tabuleiro do viaduto. Neste caso, os esforgos devido a esta agao sao

calculados com o modelo da fase tnica.
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O momento fletor devido as restantes cargas permanentes tem o seguinte diagrama:

[l |

135 | o565 | oeas | 125 | 15y | o9ms |
0.0 35.0 78.0 121.0 164.0 207.0 250.0

X [m]

26

85,0

Figura 3.22 — Diagrama do momento fletor devido as restantes cargas permanentes

O diagrama de esforgo transverso é o seguinte:

135 | s65 | 905 | 1425 | 1855 | 2285 | 2675
0.0 35.0 78.0 121.0 164.0 207.0 2500 285.0

X [m]

Figura 3.23 — Diagrama do esforgo transverso devido as restantes cargas permanentes

Esforcos devido as sobrecargas

A acao das sobrecargas ¢ modelada no modelo da fase tnica. Envolve a agao da

sobrecarga uniforme e linear na dire¢ao longitudinal. Os momentos obtidos sao:

=15 D00

=10 00—

=5 000=—

M [kNm]
=
|

Maximo Minimo

Figura 3.24 — Diagrama do momento fletor devido as sobrecargas
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O esforgo transverso devido as sobrecargas corresponde ao seguinte diagrama.

2000
1000—
E —
=, —
e i
=11~
-EI'II."P[] T |' T |' T I T I T I T '| T
13.5 a96.5 995 1425 185.5 2285.5 2675
0,0 35.0 8.0 121.0 16G4.0 207.0 250.0 2850
X [m]
Miximo Minimo

Figura 3.25 — Diagrama do esforgo transverso devido as sobrecargas

A sobrecarga é a acao varidvel condicionante para o dimensionamento longitudinal

do tabuleiro.

Esforcos devido A variacao diferencial da temperatura

A acgado da variagao diferencial da temperatura é também modelada no modelo da

fase unica. Envolve o gradiente negativo e o positivo da temperatura.

O momento fletor devido a esta acao tem o seguinte diagrama:

1000

Els

<, |

=

= 4000

L;l‘l[“-l T T T T T T T
135 | 65 | oeo5 | 125 | 1855 | 2085 | 2675
0.0 35.0 78.0 1210 164.0 207.0 2500~ 285.0
X [m]
MMaximo Minimao

Figura 3.26 — Diagrama do momento fletor da agao da variagao diferencial da temperatura

Devido ao gradiente negativo e positivo da temperatura, o diagrama de esforgos
apresenta uma envolvente com esforcos minimos e méaximos em cada seccao do

tabuleiro.
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O esforgo transverso devido a variacao diferencial da temperatura é o seguinte:

300

200—

1{Jﬂ—_|—l

V [kN]
T

135 | 565 | o905 | 1425 | 1s55 | 2985 | 2675
0.0 5.0 78.0 121.0) 164.0 207.0 2500 285.0

X [m]

Maximo Minimo

Figura 3.27 — Diagrama do esforgo transverso devido a variacao diferencial da temperatura

De uma forma geral, para o momento fletor, as sec¢oes condicionantes sao a meio

vao e nos pilares. Para o esforgo transverso, as seccoes condicionantes sao nos pilares.

O diagrama de esforcos devido a agao do veiculo tipo nao é apresentado porque nao
é condicionante, uma vez que os esforgos devido as sobrecargas na direcao longitudinal
sao maiores. Também nao se apresentaram os esforcos devido & variacao uniforme da

temperatura porque nao provoca esforcos considerdveis no tabuleiro do viaduto.

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

3.5.3 Estados limites de utilizagao

A verificacao dos estados limites de utilizacao compreende trés verificacoes: estado
limite de descompressao, estado limite de largura de fendas e estado limite de

deformacao.

3.5.3.1 Estado limite de descompressao

A verificagao do estado limite de descompressao faz-se segundo o REBAP, mais

propriamente com o artigo 69°. E utilizada a combinacio quase-permanente de agoes.

De uma forma generalizada, as tensoes nas fibras sao dadas pela seguinte equagao.

P.e —£:|: MPE,Hip i
Ic A IC

C

o=+ ‘]\iEqp‘ ‘v &+ (3.32)

Em que:

M, = - valor quase-permanente do momento fletor;

I — momento de inércia da seccdo transversal do tabuleiro;

v — distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade;
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P — forca de pré-esforco;
e — excentricidade do cabo de pré-esforgo;
AC — area da seccao transversal do tabuleiro;

M ppp, — Romento hiperstatico devido ao pré-esforco.

Os sinais de cada parcela sao positivos se o esfor¢o provocar tracao na fibra em

estudo e negativos se provocar compressao.
O valor quase-permanente do momento fletor é dado por:
MEqp - MPP + MRCP + ¢2,SC 'Msc + ¢2,VDT 'MVDT (3'33)

As seccoes que requerem maior atencao sao as secgoes de meio vao e nos pilares ou

apoios, e de uma forma mais particular:

— Fibra inferior na seccao de meio vao

A tensao na fibra inferior:

‘M ‘ P p M,

Eqp .€ PE,Hip
g, =—-v,—— U, ——+——5-1 3.34
inf IC inf ]'C inf 46 ]'C inf ( )

Em que v, é a distancia entre a fibra inferior e o centro de gravidade da
seccao transversal do tabuleiro.

— Fibra superior na seccao do apoio ou no pilar

A tensao na fibra superior:

\M \ P p M,
o Eqgp . - € . L PE,Hip .
Usup - I Usup ]' vsup A I Usup (335)

Em que v, = ¢ a distancia entre a fibra superior e o centro de gravidade da

seccao transversal do tabuleiro.

De seguida apresenta-se as tensoes no tabuleiro para a combinacao quase-

permanente de acoes no inicio de exploracao e a longo prazo.

No inicio de exploracao, o tabuleiro tem as seguintes tensoes:

!
& 2
& -
2 "7
& -2
|§ ]
= -6—
—S T T T T T T T
135 | 865 | 095 1 1425 | 1855 [ 2985 | 2673
0.0 35.0 T80 121.0 164.0 207.0 250.0 285.0
X [m]
Tensao na fibra superior Tensio na fibra inferior
fetk,0.05 fetm

Figura 3.28 — Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploracao
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As tensoes no tabuleiro a longo prazo sao as seguintes:

B!
_)_
Z o]
= _9p_]
3 -
T -6
- _&__
-].ﬂ | T T T | T T T
135 | 565 | 905 | 1425 | 1855 | 2085 | 2675
0.0 35,0 TR 121.0 164.0 207.0 250.0 285.0
X [m]
Tensao na fibra superior Tensao na fibra inferior
fetk,0.05 fetm

Figura 3.29 — Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo

Analisando os dois diagramas anteriores, observa-se que a seguranca ao estado limite
de descompressao é verificado tanto no inicio de exploragdo como a longo prazo.

Embora haja tracoes, como sao pequenas, considera-se satisfeita a seguranca.

Para mais detalhes a cerca do estado limite de descompressao, consultar os anexos
DeE.
3.5.3.2 Estado limite de largura das fendas

A verificagao do estado limite de largura de fendas segue a metodologia proposta
pelo REBAP mais propriamente do artigo 70°. E utilizada a combinacéo frequente de

acoes, considerando a sobrecarga como agao varidvel base.

As tensoes nas fibras inferiores e superiores sao dadas pela seguinte expressao geral.

M, P p M,
azj:‘ el gy £ 220 L T PRI, (3.36)
1 I A I
Em que:
M gy — Valor frequente do momento fletor;

1 . — momento de inércia da secgao transversal do tabuleiro;
v — distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade;
P — forga de pré-esforgo;

¢ — excentricidade do cabo de pré-esforco;

AC — drea da seccao transversal do tabuleiro;

M o, — momento hiperstatico devido ao pré-esforco.

Os sinais de cada parcela sao positivos se o esforco provocar tragao na fibra em

estudo e negativos se provocar compressao.
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O momento de servigo é dada pela combinacao frequente e tem a seguinte expressao:
MEfreq = MPP + MRCP + ¢1,SC 'Msc + %yDT 'MVDT (3'37)

De seguida apresenta-se as tensoes no tabuleiro para a combinacao frequente de

acoes no inicio de exploracao.

4
P
S
— -
2
1 _
g J J
g -6—
H i -
o —
‘].“ T T T 1 1 T T
135 | 565 | 995 | 1425 | 1855 | 2985 | 92675
0.0 35.0 T80 121.0 164.0 207.0 250.0 285.0
X [m]
Tensio na fibra superior Tensao na fibra inferior
fetle.0.05 fetm

Figura 3.30 — Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao

A longo prazo, o tabuleiro tem as seguintes tensoes:

135 | 565 | 995 | w25 | 1855 | 2985 | 2675
0.0 35.0 8.0 121.0 164.0 207.0 2500~ 285.0

X [m]
Tensio na fibra superior Tensio na fibra inferior
Fetk,0.05 —

Figura 3.31 — Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo

A seguranca ao estado limite de largura das fendas estd verificada no inicio de
exploracao e a longo prazo uma vez que nao hd tragoes superiores ao valor médio da

tensao de rotura do betdo a tragao simples f, .

Para mais detalhes a cerca do estado limite de largura das fendas, consultar os
anexos F e G.
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3.5.3.3 Estado limite de deformacao

A verificacao do estado limite de deformacao segue a metodologia proposta pelo
REBAP, mais propriamente o artigo 72°. E é feita com a aplicacao da combinacao

frequente de agoes com a sobrecarga como acao varidvel base.

Analisando os valores obtidos com o programa de cdlculo automatico SAP2000
verifica-se que a flecha méxima para as acoes atuantes situa-se a meio do segundo e do

sexto vao, como se demonstra de seguida.

Os deslocamentos verticais levados em consideragao sao os devidos a acao do peso

proéprio (6, . ), agdo do pré-esforco (6, ., ),
(6

V‘RCP), agao das sobrecargas (0, e acdo da variacao diferencial da temperatura
(6

acao das restantes cargas permanentes

VSC)

v ypp) € sao dados por:

51;.,max = [6V,PP + 6V,PE + 6V,RCP] ' [1 + go(t, to)] + ¢1,SC ’ 51;,50 + 7702,50 ' 61;,VDT
= (—11,935 + 11,542 — 2,739) x (1 + 2,448) + 0,4 x (—12,768) + 0,3 x (—1,156)
= —16,253mm ()
E necessdrio calcular o deslocamento admissivel para fazer a verificacdo, que neste

caso é:

L 43,000 %1000
400 400

A seguranca estd garantida uma vez que o deslocamento méximo é inferior ao

=107,5mm

deslocamento admissivel.

Os célculos apresentados sao para o segundo e sexto vao. Para os restantes vaos,

consultar o anexo H.

3.5.4 Estados limites ultimos

A verificacao da seguranca ao estado limite iltimo foi realizada considerando as
acoes do peso préprio do tabuleiro, a restante carga permanente, o pré-esforco e a
sobrecarga. A acao da sobrecarga é que foi considerado uma vez que é a condicionante
em relacao a acao do veiculo tipo. Tratando-se de um ELU, nao entra a variagao
diferencial de temperatura nem e a variacao uniforme temperatura ji que provocam

esforcos diminutos tendo em conta a fissuragao.
A combinacao de acoes utilizada foi a combinacao fundamental de acoes.

O betéao é da classe C35/45 com armaduras ordinarias da classe A500 NR e aco de
pré-esforco da classe Y1860 S7.
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3.5.4.1 Estado limite de flexao

A verificagao do estado limite tdltimo foi realizada de modo a que cada seccao do
tabuleiro satisfaca a seguinte condicao: os momentos atuantes devem ser inferiores aos

momentos resistentes.

As seccoes condicionantes sao ao meio vao e nos apoios ou pilares. Para os dois
casos, as secoes mais desfavordveis sao no meio vao do sexto tramo e no apoio do quinto
tramo. O apoio do quinto tramo corresponde ao pilar P5. Para estas duas secgoes serao

demonstrados os cdlculos.

Momento atuante

O cédlculo do momento atuante é realizado através da expressao matemédtica

seguinte.

My, =9 XMy, + 7, xM Ve X Mpep + Yo X Mg, (3.38)

PE,Hip
Na expressao anterior apenas é contabilizada a parcela hiperstatica do pré-esforco

porque a parcela isostdtica é contabilizada no momento resistente.

— Secgao do vao:
M, =1,35x15215,427 4+ 1,20 x 16306, 908 + 1,50 x 3010,844 + 1,50 x 12196, 437
= 62920,038 kNm
— Secgao do apoio:
M,, =135X% (—27990,235) + 1 x 14866,369 + 1,5 X (—6746,165) + 1,5 x (—14191,151)
= —54326,422 kNm

Momento resistente

Os momentos resistentes foram calculados através do equilibrio de momentos
originados pela forca de compressao no betao, forca de tracao nas armaduras ordindrias

e de pré-esforco.

Primeiramente foram determinadas as armaduras minimas longitudinais, cujas

expressoes matematicas sao apresentadas em seguida.

A = 0,26@@ -d (3.39)

S, min
syk
Em que:

b, — Largura da alma,;

d =d - altura ttil da sec¢do para as armaduras ordindrias calculada pela

adot

expressao hz —rec — . A altura da seccao na posi¢ao da alma é
atma

representada por h, | rec ¢ o recobrimento e tem uma espessura de

0,04 metros e (ba é o diametro da armadura adotada.

dot
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Altura 1til da seccao para as armaduras ordindrias:

d =h, —rec— %] =2,69—0,04 — M] =2,638m
Armaduras ordindrias de flexao:
— Seccao do vao:
* Armadura minima:
A = 0,26’@-@ -d = 0,26 x% x 0,6 x 2,638 x 10"

syk
= 26,338 cm”
» Armadura adotada:
A = 6425 (29,450 cm®)
Paras duas almas tem-se A = 29,450 x2 = 58,900 em’
— Seccao do apoio:
* Armadura minima:

A = 0,26M~bt -d 20,26><%><1,2x2,638><104

S, min
syk

= 52,676 cm’
* Armadura adotada:
A =11¢25 (54,000 cm?)
Paras duas almas tem-se A, = 54,000 x 2 = 108,000 em’

A equacao do equilibrio das forcas envolve a for¢ca de compressao do betao, a forca

de tragao das armaduras ordindrias e do ago de pré-esforco.
F=F+F, (3.40)
Por sua vez, a forca de compressao do betao tem a seguinte expressao:
Fo=Ju by (3.41)

Admitindo a hipétese de cedéncia das armaduras, as forgas de equilibrio e a posicao

da linha neutra (PLN) sdo calculadas do seguinte modo:

— Seccao do vao:

= Forgas:
Fo=f, A =434,8x589x10 " = 2560,870 kN
F =f A, =1400x186 x10"" = 26040 kN

» Posigao da linha neutra (PLN):
FE=F+F <[ by=F+F
& 23,3x10° x14,2 x y = 2560,870 + 26040 <> y = 0,086 m
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oy _ 0.086
0,8 0,8
z = 0,108 <e, = 0,350 - PLN: Banzo.

= 0,108m

—  Seccao do apoio:
= Forcas:
F=f, A = 434,8 x 108,000 x 10" = 4695,652 kN

F =f A, =1400x186 x 10" = 26040 kN

P

= Posigao da linha neutra (PLN):
F=F+F <f by=F+F
< 23,3%x10° x 2,4 x y = 4695,652 + 26040 <> y = 0,549 m
M
0,8 0,8
r=0,686 <h, —e, =2,690—0,350=2,340 > PLN: Alma.

= 0,686 m

A varidvel x ¢ a posicao da linha neutra e e, corresponde a espessura do tabuleiro.

O préximo passo para garantir a seguranca é a verificacao da hipétese de cedéncia

das armaduras, porque as forcas foram calculadas admitindo esta hipdétese.
Altura ttil da seccao para as armaduras de pré-esforco:

— Seccao do vao

d,=h, —rec =269—0,30=2390m

alma
Em que rec . é o recobrimento inferior do aco de pré-esforco.

— Seccao do apoio
d,=h, — rec,, = 2,69 — 0,18 =2,510m

alma

Em que rec_  é o recobrimento superior do ago de pré-esforco.
sup

Verificacao da hipétese da cedéncia:

— Seccao do vao
* Armaduras (zirdinérias:
e =EHTT :wxg’g,:gl,ggl%o
: x ‘ 0,108
g, = 81,991 > €t = 2,174 — Cedéncia verificada.

=  Aco de pré-esforgo:

d —=x _
Ae =L € :wx3,5:73,954%0
r x c 0,108
Ep =€p T A<€P =5+ 173,954 = 78,954 %o
g, = 78,954 > Epyy = 7,200 — Cedeéncia verificada.

— Seccao do apoio
=  Armaduras c()jrdinérias:
e =TT 2038700686 50 g o599
B T ¢ 0,686
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e, =9,959 > ¢

= Acode pré—esf(c)ir(;o:

_x —
Ae = -2 .e :wxg’5:9’306%0
T Ty % 0,686

g, =¢, +Ag, =5+9,306=14,306 %o
e, = 14,306 > Epyt = 7,200 —» Cedéncia verificada.

wd = 2,174 —» Cedéncia verificada.

Ja que a hipotese de cedéncia se verifica, as forgas estao bem calculadas.

O célculo do momento resistente é dado pela seguinte expressao matemadtica.

M, =F -z +F, z, (3.42)
— Secgao do véo 0,086
z, —d———2638———2595
2 2
=4, ———2390—M—2347
2 2

MRd =F -z +F, z,=2560,870 X 2,595 + 26040 x 2,347 = 67535,684 kNm
— Seccao do apoio: 0,549
2 =d —%_2638—7_2364m

2, =d, - —2510—()2ﬂ_2236m

M, =F 2 +F, 2, = 4695652 x 2,364 + 26040 x 2,236 = 69310,594 kNm

l\.')ltd

Em que 2, ¢ o braco das armaduras ordindrias face a forca de compressao do betao

e Z, ¢ o braco das armaduras de pré-esforco.

Verificacao da seguranca a flexao

A verificagao da seguranca a flexao é satisfeita se a expressao seguinte se confirmar.
My, <M, (3.43)

- Secgao do vao: M, =62920,038 < M, =67535,684 — Verifica.
— Secgao do apoio: M, =|—54326,422| < M, = 69310,594 — Verifica.

Tanto para a seccao do vao como para a seccao do apoio verifica-se a seguranca a

flexao.

Para mais informagoes sobre o estado limite de flexao, consultar o anexo I.

3.5.4.2 Estado limite de esforco transverso

A verificagao da seguranca do estado limite de esforco transverso é realizada tendo

por base que os esforcos atuantes tém de ser menores que os esforcos resistentes.

A seccao condicionante é a dos apoios, mais precisamente, a direita do sexto apoio

ou do pilar P5. Para esta seccao serao demonstrados os cdlculos.
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Para os cédlculos considerou-se v como o dngulo formado pelas armaduras de esforco
transverso com o eixo longitudinal da seccao de tabuleiro cujo valor é o =90° e
como o angulo formado pela escora comprimida de betao com o eixo do tabuleiro com
o valor de 6 = 30°.

Como previsto no EC2, o esfor¢o transverso foi calculado a uma distancia do apoio

correspondente a altura 1til da seccao para as armaduras ordindrias:

-3
d =h, —rec— %] = 2,69—0,04—[%] =2,642m

alma

Esforco transverso atuante

Os esforgos atuantes sao regidos pela combinagao fundamental de agoes, sendo que

a expressao matemadtica é apresentada em seguida.

VEd =Y 'VPP + 7 'VPE + 7 'VRCP + Yo VSC
=135x% (—3586,511) +1,00 x2344,108 +1,50 ><(—795,566) +1,50 x (—1618,673)
= —6119,041 kN

Esforco transverso resistente

O célculo do esforco transverso resistente compreende vérias etapas. Primeiramente
calcula-se a armadura minima transversal.
A 0, 081/ f.
[ﬂ =X .p - sena (3.44)
min

w,nom
§ f;yk

Para isso precisa-se calcular a espessura nominal das duas almas:

b
b ; <
— W 5€h < 8 (3.45)
b, — 0,5-2 @, 5 caso contrdrio

w,nom

Em que:

b, — espessura das duas almas nos apoios, b, =2x1,2=2,4m;
¢, — diametro exterior da bainha, ¢, =130mm.

Com a expressao 3.45, tem-se:

. b 2,400
=b =2400m jique ¢, < § < 2x%0,130 = 0,26 < B 0,300

w,nom

Armaduras ordindrias de esforgo transverso:

— Armadura minima;:

A 0,08/ f,
[ﬂ] — —f;k . bw o
s min ']i‘?/k ,
=22,718cm’/ m
— Armadura calculada através do esforco transverso atuante:

2=0,9-d =0,9x2,642 =2,378m

x 2,4 x sen(90) x 10

0,08+/35
csenoy — —mmmm
500
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,, VEd —6119,041
s oz (4 coto 2,378 x434,8x10 " x cot(30)
= 34,172cm’/ m

— Armadura necessdria e adotada:
A A A
= max :
nec

s
=34,172cm’/ m
Cada uma das duas almas tem 2 ramos que dé no total 4 ramos.
A 34,172
s 4

S

)
S

} = max{22,718; 34,172}

min cal

= 8,543 cm”/ m/ ramo

nec

A
Adotou-se: [ﬂ] = ¢16 / /0,20 (10,050 cm® / m / ramo)
s

S
O esforco transverso resistente ¢ o minimo entre o esforco transverso associado a

A 2
Ou seja |—2|= 10,050 x 4 = 40,200 cm" / m

cedéncia de estribos (V,, ) e ao esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas

de betao (V,

d,max) :

Esforgo transverso associado & cedéncia de estribos:

A

Vias = La [i] z- [(cot@ + cotav) - sena]
’ S

= 434,840,200 X 10" x 2,378 x [(cot(30) + cot(90)) x sen(30)

= 7198,370 kN
Esforco transverso associado ao esmagamento das bielas de betao:
v o v z 1,0x0,516 x 35x10° x 2,4 x 2,378
Rd,max cot(6) + tg(0) cot(30) + tg(30)
= 29751,830 kN

Em que v é coeficiente de reducao da resisténcia do betao fendilhado por

cd w,nom

esforco transverso e é calculado por:

Ju

1/20’6_ 1_ ¢ 35
250

1-=21=0,516
250

J:0,6><

Esforgo transverso resistente:

V,, =min{V,, ;V, }=min{7198,370;29751,830} = 7198,370 kN

Rd

Verificacao da seguranca ao esforco transverso

A verificagao da seguranga ao esforgo transverso é garantida se o esforgo transverso

atuante for menor que o esforco transverso resistente.

V., =|-6119,041) <V, = 7198,370 — Verifica a seguranca.

Ed
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A seguranca ao estado limite 1iltimo de esforco transverso estd verificada.

Para mais detalhes acerca do estado limite de esforco transverso, consultar o anexo

3.6 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
TRANSVERSAL DO TABULEIRO

A anélise transversal do tabuleiro foi elaborada para as consolas laterais, para a laje

intermédia e também para a carlinga regida pela combinacao fundamental de agoes.

As consolas laterais sao as partes da seccao do tabuleiro exteriores as almas. J4 a

laje intermédia é parte interior, como se vé na figura seguinte.

2.84 8.52 2.84

I— T

=

(20
1, 35
[}

2G4

Carlinga

[ (Ceomsola __L Laje intermédia __L Consola _l

Figura 3.32 — Partes constituintes da seccao transversal

As consolas laterais e a laje intermédia foram modeladas no modelo de anélise
transversal como se pode ver na figura 2.6. A carlinga sé estd presente nas segoes do

tabuleiro em cima dos pilares e encontros.

As seccoes condicionantes para as consolas laterais e para a laje intermédia sao:

— Consolas laterais:

= ELU de flexao: Seccao do lado exterior junto a alma;

»  ELU de esforco transverso: Secgao do lado exterior junto a alma;
— Laje intermédia:

= ELU de flexao: Seccao central;

= ELU de esforco transverso: Seccao do lado interior junto a alma;

Material

O betao é da classe C35/45 e as armaduras ordindrias sdo da classe A500 NR.

Acoes transversais

As agbes que atuam na direcao transversal sao: peso préprio, as restantes cargas
permanentes, o veiculo tipo, a sobrecarga uniforme do passeio e a sobrecarga

concentrada do passeio.



99

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

I. Peso préprio

A acao do peso préprio corresponde ao peso da estrutura do modelo transversal.

II. Restantes cargas permanentes

Os elementos que constituem as restantes cargas permanentes sao os seguintes:

Tabela 3.23 — Cargas no tabuleiro devido as restantes cargas permanentes

Carga
Carga Extensao distribuida
Elemento
[kN/m] [m] equivalente
kN /]
Viga de bordadura 2,500
o Guarda-corpos 1,000
% Enchimento dos passeios 2,232 | 9,557 1,100 8,690
R Lancil 2,825
Guarda de seguranca 1,000
Tapete betuminoso - -- 1,920

A extensao 1,100 metros corresponde a largura do passeio incluindo os lancis.

No modelo transversal, as restantes cargas permanentes foram modeladas com

8,690 kN / m® nos passeios e 1,920kN / m* na faixa de rodagem.

III.  Sobrecarga uniforme no passeio

Para o dimensionamento transversal, considerou-se uma sobrecarga uniforme nos
passeios de 3,00 kN/m”.

IV. Sobrecarga concentrada no passeio

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

extremo do passeio.

V.  Veiculo tipo

O veiculo tipo é o do RSA e j4 foi descrito anteriormente.
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Para esta agao consideraram-se trés casos de carga:

1) Veiculo tipo junto ao passeio

‘;:F
H?—

12,00
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

: |
t L 13,00
Figura 3.33 — Posicao do veiculo junto ao passeio

2) Veiculo tipo centrado
= I
~f '.
= 34
- R = - D
- b-4-3
=t ]
-

| 43,00
Figura 3.34 — Posicao do veiculo tipo centrado

3) Veiculo tipo com uma roda centrada
=+ T
T _
_ i
A A v G
s |
-

43,00

Figura 3.35 — Posigao do veiculo tipo com uma roda centrada

Destes trés casos, escolhe-se o mais desfavoravel para a seccao em analise.

R52

2,84 |
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Esforcos transversais

Essas acoes tém os seguintes esforcos nas secgoes condicionantes acima referidas:

Tabela 3.24 — Esforcos na diregao transversal

Consola Laje Intermédia
Acao M v M \'%

[kNm/m] [kN/m] [kNm/m] [kN /m]
PP -26,248 18,300 33,415 -31,072

RCP -24,280 12,448 -1,870 -7,662

SCU passeio -7,288 3,254 -4,223 0,199

SCC passeio -11,021 5,276 -1,500 -0,953
VT junto ao passeio -89,150 58,664 -11,416 -94,363
VT VT centrado -6,673 5,964 62,457 -45,556
VT com roda centrada -7,860 7,736 80,545 -63,621

Estes esforgos foram obtidos através do modelo de andlise transversal no programa

de cdlculo automatico SAP2000.

3.6.1 Consolas laterais

As consolas laterais sao caracterizadas por um vao de 2,84 metros e uma espessura
varidvel com 0,20 metros na extremidade (e, =0,20m) e 0,35 metros no
encastramento ou em cima da alma (e, = 0,35m ) como se pode ver na figura 3.32. A

combinacao utilizada foi a combinagao fundamental das acoes.

3.6.1.1 Estado limite de flexao

Para este estado limite as acoes a utilizar sao: peso préprio, restantes cargas

permanentes, veiculo tipo junto ao passeio e sobrecarga concentrada no passeio.

Os célculos sao para a seccao condicionante que é junto & alma do lado exterior.

Momento atuante

O momento atuante é dado pela seguinte expressao.

MEd :’VG'MPP_'_’)’G'M

RCP

+ Yo [MVT + %5(7 ) Mb

CC,passeio ]

= 1,35 x (—26,248) + 1,5 x (—24,280) + 1,5 x| (—89,150) + 0,6 x (—11,021)]

= —215,499kNm / m
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Em que MVT ¢ o momento fletor do veiculo tipo junto ao passeio. E usou-se
M SCC passeio 18 QUE O esforco provocado pela sobrecarga concentrada no passeio é
superior ao da sobrecarga uniforme.

Momento resistente

O célculo do momento resistente nao é direto, primeiramente é necessario calcular

a altura util.
¢adot
d=e, —rec— e (3.46)
Em que e, representa a espessura do tabuleiro, rec é referente ao recobrimento e

tem uma espessura de 0,04 metros e (Z>a . Tepresenta o diametro da armadura adotada.

Deste modo, calcula-se:

d—eQrec[%]—O,BSO,Oél[

-3
w]:mm

Célculo do coeficiente ft e taxa mecéanica w:
M [-215,499)

_ Ed —
b-d*-f, 1,0x0,302* x23,3x10’

w=1—1-2.p=1—141-2x0,101 = 0,107

As armaduras ordindrias sao calculadas pela seguinte expressao:

A—wb-d | |a :0,107x1,0x0,302x[%]:17,340cm2/m

7 = (0,101

S §
)

syd
Adotou-se A = ¢16/ /0,10 (20,110 cm? / m)
O célculo do momento resistente é o produto entre a forga de tragao nas armaduras
(F) e o brago do bindrio das forcas interiores (z):
M, =F =z (3.47)
Entao:

2=0,9-d =0,9%0,302 = 0,272 m
Fo=A-f, =20,110x434,8x10"" = 874,348 kN / m
M, =F - »=8T74,348 x 0,272 = 237,648 kNm / m

Verificacao da seguranca a flexao

Para a verificagao da seguranca a flexao os momentos atuantes tém de ser menores

que os resistentes.

M,, =|-215,499| < M, = 237,648 — Verifica a seguranga.



63

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

3.6.1.2 Estado limite de esforco transverso

A verificacao da seguranca ao estado limite de esforgo transverso é realizada para
as seguintes acoes atuantes: peso préprio, restante carga permanente, veiculo tipo junto

ao passeio e sobrecarga concentrada no passeio.

Os célculos para este estado limite sao para a seccao condicionante que é junto a

alma do lado exterior.

Esforco transverso atuante

O esforgo transverso atuante é dado pela seguinte expressao matematica.

VEd =T VPP T VRCP + Yo VVT + wo,sc 'I/SCC,pus.seio}
=1,35x%x18,300 4+ 1,50 x 12,448 + 1,50 x [58, 664 + 0,60 x 5,276
=136,121kN / m

Esforco transverso resistente

O esforgo transverso resistente é calculado através da férmula seguinte:

V., =0,6-(1L,6—d)-7,-b -d=0,6x(16—0,302) x850,0 x 1,0 x 0,302
=199,918 kN / m

Em que 7, representa a tensao 1 do quadro VI do REBAP e tem um valor

de 7, = 850 kPa.,

Verificacao da seguranca ao esforco transverso

Para verificar a seguranca é necessario que o esforco atuante seja menor que o

resistente.

V,, =136,121 <V =199,918 — Verifica a seguranga.

3.6.2 Laje intermédia

Para a verificacao da seguranca da laje intermédia foi utilizada a combinagao

fundamental das acoes.

3.6.2.1 Estado limite de flexao

As agoes consideradas foram: peso proprio, restantes cargas permanentes, veiculo

tipo com uma roda centrada e sobrecarga concentrada no passeio.

A seccao central é a mais desfavordvel. Para esta seccao serao apresentados os

célculos.
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Momento atuante

O momento atuante é dado pela seguinte expressao:

MEd =Y MPP % MRCP + Yo [MVT + wo,sc ’ MSCC,passeio]
=1,35x 33,415 + 1,00 x (—1,870) + 1,5 x 80,545 + 0,00 x 0,60 x (—1,5)
= 164,058 kNm / m

Momento resistente

Para o cdlculo do momento resistente é necessdrio calcular a altura util.
¢ad0f
d= e, —rec — T (3.48)

Em que e, representa a espessura do tabuleiro na posicao central, rec é referente

ao recobrimento e tem uma espessura de 0,04 metros e (ba representa o didmetro da

dot
armadura adotada.

d=e, —rec— %]:0,310,04[
2

-3
w]:o,mm

Calculo do coeficiente &t e taxa mecanica w:

M, 164,058
b-d*-f, 1,0x0,262* x23,3x10°

w=1—41-2- 4 =1—41-2x0,102 = 0,108
As armaduras ordindrias sao calculadas da seguinte forma:

A=wb-d | _ 0,108><1,0><O,262><[£’38] = 15,226 cm> / m
syd

Adotou-se A = ¢16/ /0,10 (20,110 cm® / m)

7 = 0,102

Y

O célculo do momento resistente é o produto entre a forca de tracao nas armaduras

(F) e o brago do bindrio das forcas interiores (2 ):
Entao:

2=0,9-d=10,9x0,262 = 0,236 m
F=A-f,=20110x434,8 x10 " = 874,348 kN / m
M, =F -z=874,348 x 0,236 = 206,171 kNm / m

Verificacao da seguranca a flexao

Para a verificagao da seguranca a flexao os momentos atuantes tém de ser menores

que os resistentes.

M,, =164,058 < M, = 206,171 —> Verifica a seguranca.
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3.6.2.2 Estado limite de esforco transverso

A verificacao da seguranca a este estado limite é realizada para as seguintes agoes
atuantes: peso proéprio, restante carga permanente, veiculo tipo junto ao passeio e

sobrecarga concentrada no passeio.

Os célculos para este estado limite sao para a seccao condicionante que é junto a

alma do lado interior.

Esforco transverso atuante

O esforgo transverso atuante é dado pela seguinte expressao matematica:

VEd =Y VPP Y VRCP + Yo [VVT + wo,sc ) Vscc,passem}
= 1,35 x (—31,072) + 1,50 x (~7,662) + 1,50 x|(—94,363) + 0,60 x (—0,953)|
——195,852kN / m

Esforco transverso resistente

O esforgo transverso maximo ocorre junto & alma e tem a seguinte altura ttil:

-3
d=e, —rec—[%] = 0,35—0,04—[%] =0,302m

O esforgo transverso resistente ¢ dado pela expressao seguinte.

V., =0,6-(1L,6—d)-7,-b -d=0,6x(16—0,302) x850,0 x 1,0 x 0,302
=199,918 kN / m

Em que 7, representa a tensao um do quadro VI do REBAP e tem um valor

de 7, = 850 kPa.

Verificacao da seguranca ao esforco transverso

A verificacao da seguranca é garantida quando o esforco atuante é inferior ao esforco

resistente.

V,, =|-195,852| <V, =199,918 — Verifica a seguranga.

3.6.3 Carlinga

As carlingas tém uma seccao transversal retangular com 1,20 metros de altura e
0,60 metros de largura. Os esforcos na carlinga foram desprezados uma vez que sao
muito pequenos. Deste modo, Este elemento apenas serd dimensionado para as

armaduras minimas.

Armadura longitudinal

A secgao transversal da carlinga tem a seguinte altura itil:

-3
d=h-—rec— Qo :1,20—0,04—[%]:1,160m
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A armadura minima é calculado da seguinte forma:

A =026 Jun -bt~d:0,26><[%]><0,6><1,160><104 = 11,581 cm?

$,min

syk

Em que bt ¢ a largura transversal da secgao.
Armadura adotada: A = 16¢16 (31,160 cm®)

Armadura transversal

A armadura transversal é dada pela seguinte expressao.

[A_] :0,08-@.b _ 0,08x435
| 500

-sen «
f w
syk

=5,679cm’ / m

x 0,6 x sen 90 x10*

Armadura adotada: A = ¢16 / /0,20 (10,050 cm® / m)

3.7 PILARES E SUAS FUNDACOES

No presente viaduto existem seis alinhamentos de pilares e cada um tem dois pilares
com 2,00 metros de diametro. Os pilares assentes em estacas estao sobre um macico de
encabecamento, enquanto os restantes estao apoiados em sapatas. Tanto os macigos

como as sapatas suportam um par de pilares.

O alinhamento de pilares P1 é rotulado junto ao tabuleiro nas duas diregoes. Os
pilares de P2 a P5 estao encastrados ao tabuleiro, ou seja, sao monoliticos. O
alinhamento de pilares P6 ¢ rotulado na direcao transversal e rotulado deslizante na

direcao longitudinal do viaduto.

Os pilares sao constituidos por betao de classe C35/45 e armaduras ordinérias A500
NR. As fundagoes tém betao C30/37 e armaduras ordinarias A500 NR.

3.7.1 Esforcgos atuantes

Os esforgos atuantes sao determinados através do modelo tridimensional de anélise
sismica elaborado no programa de cdlculo SAP2000. Como agoOes estdticas, sao
consideradas a acao do peso préprio, do pré-esforgo, das restantes cargas permanentes
e da sobrecarga longitudinal. Consideraram a variagao diferencial da temperatura e a
variagao uniforme da temperatura. E é considerado o sismo como agao dindmica. Os
esforcos devido & acao sfsmica sao divididos pelo coeficiente de comportamento sismico

n =2 proposto pelo REBAP, como foi explicado anteriormente.

O esforgo normal e transverso sao determinados diretamente no programa de cdlculo
automadtico. Em relacao ao momento fletor é necessdrio corrigir os valores devido aos

efeitos de segunda ordem.
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3.7.1.1 Efeitos de segunda ordem na presenca de esforco normal

Os efeitos de segunda ordem foram calculados pelo método da rigidez nominal do
EC2.

Os calculos sao apresentados para o pilar P5 que é o condicionante para a
combinagao sfsmica. O momento ¢ determinado na base do pilar.
3.7.1.1.1 Direcao longitudinal ou diregao X

Calculos para o pilar P5 considerando como agao varidvel base da combinacao o

sismo.
O calculo dos efeitos de segunda ordem segue os seguintes passos:

I. Imperfeicoes geométricas

Pelo EC2, tem-se a seguinte expressao da excentricidade na dire¢ao X devido as

imperfeicoes geométricas:

LOac
e =0 -— (3.50)
Em que:
6 — inclinagdo na dire¢ao X;
L, — comprimento efetivo ou de encurvadura na direcao X;

A inclinagao na direcao X calcula-se por:

0,=0 - a, (3.51)

Passos seguidos (calculo da expressao 3.51):

1
0, = —
200
2 2 . 2 2 2
a =——=; -<qa <1,ousea, a = =0,426 < - < ==
h \/Z 3 h h \/227 3 h 3
a =05- 1+i :0,5><[1+1]:1,000
m mev 1
0 =0,-q -« =L v 2%10=0,003
T 13 m 200 3

Em que L é o comprimento do pilar e M _ & o nimero de elementos verticais

que contribuem para o efeito total, neste caso, m =1.

Comprimento efetivo ou de encurvadura é diretamente proporcional ao coeficiente

de encurvadura fte ao comprimento do pilar L .

L, =p-L=1x220=22000m
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Coeficiente de encurvadura p é 1 porque o pilar P5, que é o pilar em estudo,

é modelado como encastrado na base e encastrado deslizante no tabuleiro.

Aplicando a expressao 3.50, tem-se a excentricidade na direcao X devido as
imperfeicoes geométricas:

T

L
e =0 - ; = 0,003 x 22,000 _ 0,037 m
II.

Momentos de primeira ordem afetados das imperfeicoes geométricas

Para os momentos de primeira ordem afetados das imperfeicoes geométricas na
combinacao sismica segundo o eixo dos yy usou-se a seguinte expressao:

MOEd,i,y = MOEd,yy + NEd =

Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.52):

(3.52)

vy =Moo 7 M, = —1035,495 + 1,50 x (~13008,019)
= —20547,524 kNm

N, =N, +7, N, =—6928081 + 1,5 x (—1808,892) = —9641,419 kN
M =

0Ed,iy 0Ed,yy + Ny, G =

= —20547,524 — 9641,419 % 0,037
—20901,043 kNm

Seguidamente foi calculado o momento fletor de primeira ordem afetados das

imperfeicoes geométricas na combinacao de acoes quase-permanente segundo o eixo dos
yy, na base do pilar.

MOEqui,y - 0Eqp,yy + NEqp ' ei,w (353)
Passos seguidos (cédlculo da expressao 3.53):
0Eqp,yy - MOk,yCP

+ 4, M, = —1035,495 + 0,00 x (—13008,019)

= —1035,495 kNm

N, =N, +v, N, =-6928081+ 0,00 x (—1808,892) = —6928,081 kN
M, =M, +N, e =-1035495—6928,081x 0,037

~1289,525 kNm

III. Verificacao da dispensa de efeitos de segunda ordem

A verificagao da dispensa dos efeitos de segunda ordem foi realizada tendo em

consideracao a seguinte condicao. Se a mesma for verdadeira a dispensa podera ocorrer.

A <A

T lim,z

= (3.54)
Em que:

A, — coeficiente de esbelteza do pilar na direcdo X;

. — esbelteza limite na direcao X;
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O coeficiente de esbelteza do pilar é calculada pela seguinte expressao do EC2.

A= ;’“ (3.55)

Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.55j:

L, =p-L=1x220=22000m
e (¢pilar )2 X2 02

A= =257 _3142m?
“ 4 4
- ! 4

B (cbpm,) _EX200 s

i = Ly /078 = 0,500 m
3,142
Jhe 22000 ) 0
A= T 0500

Y
Em que L é o comprimento do pilar e ¢pilar ¢ o didmetro da seccao transversal
do pilar.
A esbelteza limite é calculada com a seguinte equagao, sugerida pelo EC2.
_ 204, -B-C, (3.56)

1m,xr n
Passos seguidos (célculo da expressao 3.56:: "

M, [-1289, 525)
0. = Pl00r1)- wiv 9149 x L =132
" Vi [-20901,043]
A = 1 = 1 = 0,974

©14+02-¢,,  1+40,2x0,132
A =0,02-A =0,02x 3,142 = 0,063 m’

A -
I Ly _0,063x434,8 _ 0,373
A-f, 3,142 x 23,3

B =1+ 200w = \1+200% 0,373 = 1,321
C =17-r =17-1=0,700

T

N, |—9641,419|
NUUA-f,  3142x233

n = 0,132

20-A -B-C,  20x0,974 x 1,321 x 0,700

Ay = =
e Jns Jo,132

= 49,686
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Em que o(00,t,) = ¢(t,t,) = 2,142 ¢ o coeficiente de fluéncia que foi calculado
para os pilares no anexo T e Ty = 1 é a razao de momentos nas seccoes de

extremidade do pilar.
Verificacao da dispensa de efeitos de segunda ordem, pela expressao 3.54:
A, = 44,000 <A, =49,686

Neste pilar pode-se dispensar os efeitos de segunda ordem. Mas nos restantes pilares
tal nao se verifica, por isso, optou-se por considerar os efeitos de segunda ordem para

todos os pilares.

IV. Momento de cdlculo total

Seguidamente foram calculados os momentos de cdlculo total com o método da
rigidez nominal. O momento de cédlculo total envolve os momentos de primeira e de

segunda ordem. O método da rigidez nominal estd regulamentado no EC2.

g
MEd,y = MOEd,z’.y 1+ (3.57)

B,z

—1
Ny,
Em que:
opii, — momento fletor de primeira ordem na combinacao de agoes de
Y

célculo segundo o eixo dos yy adicionado as imperfeicoes
geométricas, na base do pilar;
3 — coeficiente que depende da distribuicao dos momentos de 1* e 2* ordem:;
N, — carga de encurvadura baseada na rigidez nominal;

N 5y — valor de célculo do esfor¢o normal.

O valor da carga de encurvadura baseada na rigidez nominal é calculado pela

seguinte equagao.

Ny, = : (3.58)

Na expressao anterior, E|y ¢ a rigidez nominal segundo o eixo dos yy e calcula-se

por:
EIy - Kc,.r ) Ecd ) I[:,y + Ks ) Es ) Is,y (359)

Mas como a taxa de armadura p_ = 0,02 > 0,01 entdo K, =0e¢ K = %
s c,r + ’ _90

e simplifica a expressao anterior para: o

EIg/ = K{:,z ) E{:d ) I{:,y (360)
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Passos seguidos (calculo da expressao 3.60):

P 0,3 B 0,3
“1405-¢,  1+0,5x0,132

= 0,281

E, 340

E, =—= = 28,333 GPa
Ve 1,2

EI =K, -E, I =0,281x28333x10°x 0,785 = 6262106,060 kNm’

O valor da carga de encurvadura baseada na rigidez nominal é:

v © Bl % 6262106,060

Bo(r ) 22,000

0,z

= 127695,268 kN

E o momento total calculado a partir da expressao 3.57 é:

M, =M, - TR —20901,043 x |1 + 10
g i N, , 127695,268
N, —9641,419

— —22608,024 kNm

3.7.1.1.2 Direcgao transversal ou direcao Y

Na direcao transversal os cédlculos sao semelhantes e obteve-se um momento total
de:

M, = —11225385kNm

Ed,x

Para mais detalhes acerca dos efeitos de segunda ordem, consultar o anexo L.

3.7.2 Verificagao da segurancga dos pilares

A verificagao da seguranga segue a metodologia proposta pelo EC2, em que os

esforgos atuantes tém de ser menores que os esforgos resistentes.

3.7.2.1 Estado limite de flexao

Os célculos serao apresentados para o pilar P5 porque apresenta maiores esforgos.
Para a verificacao da seguranca dos pilares ao estado limite iltimo de flexao, a

combinacao condicionante é a sismica.

A verificagao da seguranca ao estado limite de flexao foi realizada a partir de um
programa de célculo previamente testado. O mesmo determina o estado limite tltimo

de resisténcia a flexao composta para seccoes circulares.
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No programa, primeiro é necessério caracterizar os materiais que compoem a secgao
introduzindo a tensao de cedéncia de cdlculo do betao e do ago. O betao é da classe
C35/45 e a armadura ordindria ¢ da classe A500 NR. A caracterizagdo ¢ feito do

seguinte modo:

Materiais (MPa)
Betdo fq 23.3
Aco fsyd 434.8

Figura 3.36 — Input das caracteristicas dos materiais

A seguir, é necessdrio introduzir no programa as caracteristicas geométricas da
seccao como o didmetro da seccao, a drea de armadura e o recobrimento. Neste caso,

as caracteristicas geométricas sao as seguintes:

Caracteristicas Exterior Interior
Diametro (m) 2.00 0.00
Armadura (cm?) 579.4 0.0
Recobrimento eixo (cm) 0.1 0.0

Figura 3.37 — Input das caracteristicas geométricas da secgao

Com os passos anteriores feitos, falta indicar o esfor¢o normal e o momento fletor a

que a seccao estd sujeita.

O dimensionamento sismico segue a metodologia sugerida no RSA que considera
que o sismo atua separadamente em cada diregdao. Assim sendo o valor do momento

fletor a considerar ¢ o mais desfavorsavel.

M

Ed

= max{M,, ;M,, }= max{‘—22608, 024\;\—11225, 385\} = —22608,024 kNm

dy’
O momento fletor deve ser introduzido no programa de cdlculo com o valor em
modulo. J4 o esforco normal deve ter o seu verdadeiro sinal. Para o pilar P5, introduz-

se os seguintes esforcos:

N M
(kN) (kNm)
-9641.4 |  22608.0

Figura 3.38 — Input do esfor¢o normal e momento fletor

Com os dados introduzidos o programa desenha um diagrama, que da sua andlise é

possivel verificar se a armadura da secgao é suficiente para garantir a seguranca.
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O diagrama de interagao Ny ;;M, para a secgao é o seguinte:

-100000.0
(;—-—CLM

-80000.0
A0000.0 oo T

[ | T

: o 5 \\‘:\
-40000.0 .+ ,Q\}
20000.0 1 “:3

l:,:,.‘?'" s

Esforgo Axial (kM)

T
FataWal
s

PR atatal

e e f e}

L0

e
230085
]
ey
S35

G.GTMG“?::::,,,,,,‘:’_W

2000010

400000 ?Hdr

Momento Flector (kKNm)

Figura 3.39 — Diagrama de interagao Ng,;Mg,

O par atuante de momento fletor e esforco axial estd compreendido pelo tracado do
momento fletor resistente representado pela cor preta entao estd garantida a seguranca

para a armadura adotada na diregao longitudinal do pilar.

A armadura longitudinal adotada: A = 118425 (579,380 cm”*)

Adotou-se estd armadura também para os restantes pilares, pois apresentam
menores esforcos. Estes esforgos estao no anexo M.
3.7.2.2 Estado limite de esforgo transverso

Para a verificacao do estado limite de esfor¢o transverso, a combinacao de acoes

utilizada é aquela que tem como agao varidvel base o sismo, pois é a mais condicionante.
Os célculos serao apresentados para o pilar P5 que tem esforgos maiores.

Esforco transverso atuante

Para a determinagao do esforgo transverso atuante foi primeiramente estudada a

direcao X e depois a direcao Y.
Vido =Vep, T Vi, = 84,248 4+ 1,50 X 1028,454 = 1626,929 kN

Edx CPxx E,
Vis, = Von, + %+ Vi, = 0,000 +1,50 x (554, 854) = —832,281 kN

Como o sismo atua separadamente em cada direcao, o esfor¢o transverso atuante

considerada é a mais desfavordavel das duas diregoes.

V., = max{V,

Ed

} = max{| 1626,929 |;| —832,281 |} = 1626,929 kN

d,x ) VEzl,y
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Esforco transverso resistente

Para a determinagao do esforco transverso resistente seguiu a metodologia do EC2
e para simplificar os cédlculos a seccao circular foi transformado numa secgao quadrada

com um lado de 1,414 metros (b, =1414m).

2,000
1.414

1.414

Figura 3.40 — Secgao transversal dos pilares e simplificacao

A altura util da seccao é:

¢adat

d=b_  —rec—|—t
2

pilar

-3
:1,414_0,04_[%]:1,3687”

Procedeu-se a determinacao da drea de armadura minima.
A 0,084/ 1,
[ﬂ] — f(‘zk 'bw‘Se’n(a): 0708 3570
min f;yk
=13,385¢cm’ / m

x 1,414 x sen(90) x 10"
S

A expressao de cédlculo da drea de armadura através do esforco transverso é:

A V
—u| =——2H8 (3.61)
s )z [, cot(f)

syd
Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.61):

2=0,9-d=09%x1368 =1,231m
[A_ ] V., B 1626,929
cal

Sw

2o f ccot(d) 1,368 x434,8 X107 x cot(30)

syd

=17,547em® / m

Por fim obtém-se a armadura necessdria, que é o valor maximo dos valores

calculados anteriormente.

Asw Asw Asw
— | = mMaxXy|— o
§ § min § cal

A
Sw]:#: 8,774cm® / m [ ramo

= max{13,385; 17,547} = 17,547 cm’ / m

H& dois ramos, entao: < [
s

A
Adotou-se: [ ‘”"] = ¢12/ /0,10 (11,310cm* / m / ramo)
s
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Ou seja, uma armadura total adotada:

A 2
sw | 11,310 X2 = 22, 620 cm / m
S

O valor do esforco resistente ¢ o minimo entre o esforco transverso associado &

cedéncia dos estribos (V, , ) e o esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas
de betao (V ).

Rd,max
Vi = min{VR(LS;VRd,nm} (3.62)
Passos seguidos (Cdlculo da expressao 3.62):
A” )
Viws = Foa [ ;u ] 2 [(Cot(t?) + cot(a)) - sen(a)}

= 434,822,620 10" x 1,231 x |(cot(30) + cot(90)) - sen(90)|
— 2097,268 kN

y=0,6-1——jii-=0,6-1—§i = 0,516
250 250

o v-f bz 1,0x0,516x35x10° x1,414 x1,231

VRd,Inax =
cot(6) + tg(6) cot(0) + tg(0)
= 9076,233 kN
Vi = min{VRd‘S;VRdﬁmaX} = min{2097,268; 9076,233} = 2097,268 kN

Verificacao da seguranca ao esforco transverso

A verificacao da seguranca estd garantida quando os esforcos atuantes sao menores

que os esforcos resistentes.

V,, =1626,929 <V, =2097,268 — Verifica a seguranca.

Os esforcos de cdlculo na base dos pilares estao apresentados o anexo M.

3.7.3 Verificacao da seguranca das fundacgoes dos pilares

3.7.3.1 Pilares assentes em sapatas

Os pilares assentes em sapatas sao os pilares P1, P5 e P6 e as respetivas sapatas
sao S1, S5 e S6. As sapatas sao todas iguais com 3,0 metros de altura (h = 3,0m ), 6,0
metros de largura na diregdo longitudinal (B =6,0m) e 14,0 metros de largura na
diregdo transversal do viaduto (L =14,0m ). As sapatas sdo de betdao C30/37 com

armaduras ordindrias A500 NR. As armaduras tém de 0,07 metros de recobrimento.

3.7.3.1.1 Verificagao geotécnica

Para as sapatas S1 e S6, a combinacao condicionante é aquela que contém a

sobrecarga como ac¢ao varidvel base juntamente com a combinacao 2 da abordagem de
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calculo tipo 1 do EC7. A combinagao 2 da abordagem de célculo tipo 1 foi descrito no

subcapitulo 2.3.2.3.1: A2 ny ]M2 ny Rl. Para a sapata S5, a combinacao sismica é

mais desfavoravel.

O angulo de atrito médio do solo é de 30° e o seu peso especifico é 19 kN /m®.

Os célculos serao apresentados para a sapata S5, com a combinacgao sismica.

Para o cédlculo dos esforcos na base da sapata foram utilizadas as equagoes seguintes.
O valor de célculo do esfor¢co normal na base da sapata:

N,,=2-N, . +PP

FEd,pilar FEd,sapata

= 25582,838 kN

= 2x|—9641,419| + 25 x 3,0 x 6,0 x 14,0

O valor de cédlculo do momento fletor segundo o eixo dos yy, na base da sapata:

M,, =2-M, +2-V, -h=2x22608024+2x1626,929 x 3,0

Ed.b,y Ed.y

= 54977,622 kNm
O valor de célculo do momento fletor segundo o eixo dos xx, na base da sapata:

M, =2-M, -2V, -h=2x11225385—2x(—832,281)x3,0

Edp,

— 97444 455 kNm

A presenca de momentos gera excentricidades na base da sapata nas duas diregoes:

M 54977,622
. ~ Edby )
— Diregao X: exbw =exr, = = =2,149m
N,,  25582,838
M

pune | 27444455
N,, 25582838

1,073 m

— Diregao Y: €2, =€r; =

Célculo da tensao aplicada

De seguida, ird proceder-se ao cédlculo da tensao aplicada para as duas direcoes.

Tabela 3.25 — Tensao maxima e minima aplicada

Diregao Tensao Maxima Tensao Minima
eXb x < E G - FEd’V ]. + 6 ' exb,m (O = FEd’V — 6 ' exb’z
) 6 max,r B . L B min,z B . L B
X
B 2-F
exb T Z E max,z - B Ll
3L ) [2 - exb L]
F 6-ex F 6-ex
er <2 _r BaV 4 4 by o= EdV |4 Ba
b,y y B.-L L ¥ B.I I
Y I _ 2-F EdV
er > - max,y L _
TG 3B~[2—exby]
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Em que Fgy v = NEd,b e corresponde ao valor de cdlculo da forca vertical na base da
sapata.

Para a diregao X, a condigao verificada ¢ ex, , = 2,149 > B_60_ 1,000, entao:

2-F,, 2 x 25582, 838

3L.[§—e%] 3><14,()><[6’20—2,149]

= 1431,535kN / m’

Para a direcao Y, a condigao verificada ¢ ex, , =1,073 < L_140_ 2,333, entao:

6
F 6-ex
G . — Ed)V 1_|_ by — 255827 838 X 1 w = 444, 580 kN/mQ
max,y B . L L 6, O X 14, O 14, 0
F 6-ex
o = _EV by | _ 25582,838 |1 — M =164,535kN / m’
min,y B . L L 6’ 0 X ]_47 0 14, O

Analisando as duas diregoes, a tensao maxima aplicada é:

o =max{c ;o }=max{1431,535; 444,580} = 1431,535 kN / m’
max max,r max,y

Capacidade resistente ou resisténcia do solo

Os parametros para o dimensionamento foram os seguintes.

o' )

/
— Angulo de atrito: ¢d/ = arctg [M] = arctg [M] = 27,693°

. Y
— Peso especifico do solo: Y, ~=—u = % =19,000 kN / m’

lo ’VY
Seguidamente ¢ calculada a capacidade resistente (g, ), seguindo as recomendagoes
do ECT.
1 , .
qrd:E'Ydtsola'B.NY'sY.zY+q0.Nq'Sq'Zq (363)
Passos seguidos (Célculo da expressao 3.63):

— Fatores de capacidade resistente:
N\ 2
o) PUEC I [tg [45 n 27,2693]] 14,233

N — eﬁ-tg @ ) 45 + Y
2
N, = 2(N, —1)-tg(¢]) = 2 x (14,233 — 1) x t¢(27,693) = 13,891

q

tg

— Larguras efetivas:
B = B—2-ex, =6,0-2x2149 =1,702m
L'=L=14,000m

— Fatores de geometria da sapata em planta:

/
s, :1—0,3~%:1—0,3x 1’7020 = 0,964

)
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B’ / 1,702
s =1+ —-sen =14+
a L <¢d) 14,000

x sen(27,693) = 1,056

— Forcas de célculo:
FEd’H = maX{Q-VEd’Z;Q - VEdty}
= max{2 x 1626,929;2 x | —832,281 |} = 3253,858 kN
Foy = Ny, =25582,838 kN
— Fator que leva em conta a direcao da atuacao da forca horizontal:

A diregao de atuacao é a X, entao m =m,

' 1,702
24l 2+ 14,000
m=m, = L, = : = 1,892
4 B N 1,702
L 14,000
— Fatores de inclinacao de carga:
o 3253,858 |
i =|1——21 =[1-—" = 0,675
E.. 25582, 838
£l 3253,858 |
i =1—--22 === = 0,773
‘ F,., 25582, 838

— Tensao resistente na base da sapata devido ao peso volimico do solo acima

do plano de fundagao:

g =Y, h, =", xh, =19,0x580=110,200kN / m’

d,solo solo d,solo sol

Deste modo, determina-se a capacidade resistente do solo:

1 , ,
qrd: Y .B.NY.SY.ZY_I_qO.Nq.sq.Zq

5 d,solo

; % 19,0 x 6,0 x 13,891 x 0,964 x 0,675 + 110,200 x 14,233 x 1,056 x 0,773
= 1795,969 kN / m?

Verificacao da capacidade resistente do solo

A verificagao da seguranca é garantida de acordo com a seguinte tabela:

Tabela 3.26 — Condigoes para a verificagao da capacidade resistente do solo

Acgao Base: SISMO Acao Base: SOBRECARGA

Olnax S 2 ' qrd Omax S qrd

Os célculos foram feitos para a combinacao sfsmica, entao a tensao méxima aplicada

tem que ser inferior ao dobro da capacidade resistente do solo.

o =1431,535 <2-q , =2x1795,969 = 3591,938 — Verifica a seguranga.
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3.7.3.1.2 Verificagao estrutural

Para o dimensionamento estrutural das sapatas, a combinacao mais condicionante

é aquela que tem como acao varidvel base o sismo. Os cédlculos serao apresentados para

a sapata Sb que tem maiores esforgos.

3.7.3.1.2.1 Verificacao estrutural das sapatas na direcao X

Os esforcos na base da sapata para a direcao X foram calculados com o mesmo

procedimento de cdlculo do dimensionamento geotécnico das sapatas. As

excentricidades na base também sao iguais.

Armaduras da face inferior da sapata na direcao longitudinal ou direcao X

Para o célculo das armaduras da face inferior da sapata na direcao X aplicou-se o

método das bielas. A aplicacao deste método é feita de acordo com o seguinte modelo:

ex, < B/4 ex,, = B4 Planta
N
M
\ kB
. | %
F 2 [
N ¢ ™ Ep=2.00 m -
Fiy! 1 N
Ry Ry
- I.i. -

:J_I R B =600 m
X

Figura 3.41 — Método das bielas na sapata do pilar na direcao X

E através do equilibrio das forcas, deduz-se as seguintes expressoes das armaduras:

Tabela 3.27 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das bielas na diregao X

B . k,
Se €L z S N (A s,z‘)(:al = ’
) 4 f;yd ’ L
+ _ Edp . . . .
Se exb,a: > Z (A s,m)cal - d . _]iyd . L [exb,m B (075 kr)]
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B 6,0
A sapata S5 tem uma ex, = 2,149 > Z = T = 1,500, portanto:

+ NEd,b
(A s,z)cal = d . f . L ) [ebe o BO ’ (0’5 - kz)} (364)
syd

Para o cédlculo da expressao anterior precisa-se da altura 1til d e do coeficiente k’x )

A altura 1til da sapata ¢ a seguinte:

25x10°*
d=nh—rec— % =3,0-0,07 — —] =2,918m
O coeficiente kx ¢é calculado pela interpolagao dos valores de £ ek da seguinte
tabela: )
Tabela 3.28 — Interpolagao do coeficiente k

< 0 0,25 0,5 1 1,5
a(]

k 0,25 0,20 0,15 0,1 0,05

Esta interpolagao é feita com:

o = 2 Muy, 222608024
pilar,z 2.N Y% 9641, 419

Ed,pilar
a,=B,=¢, =2000m

2,345m

ilar
E o resultado da interpolagéo ¢ k, = 0,089.
Com a expressao 3.64, calcula-se a seguinte armadura na face inferior da sapata:
N
(A+s.z )cal = - ' [e'xb.z o BO ) (07 5 - k:z)}
’ d ' ﬁyd ) L ’
25582,838

2,018 x434,8x107 x 14,0
=19,120cm’ / m

x[2,149 — 2,0 x(0,5 - 0,089)|

Adotou-se como armadura da face inferior: A*w = ¢25/ /0,20 (24,540 cm® / m)
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Armaduras da face superior da sapata na direcao longitudinal ou direcao X

As armaduras da face superior da sapata foram calculadas com o seguinte modelo:

L
—

B/2

B =600 m

AN

Figura 3.42 — Modelo de cdlculo das armaduras da face superior da sapata na direcao X

Este modelo simplifica a sapata numa consola sujeita as cargas correspondentes ao

peso proprio da sapata e do solo acima da sapata. E sao calculados do seguinte modo:

Pflapata = Yd.BA h = 25 % 370 = 75, 000 kN / m2
PP, =Y,  -h, . =19x280=53200kN /m’

O momento maximo devido ao carregamento é:

B/)? 6,0/)2
M :7G'(PP + PP )(/;) :1,00X(75,000+53,200)><%

sapata solo

= 576,900 kNm / m

A sapata tem a seguinte altura 1til:

-3
d= h—rec—[%] = 3,0—0,07—[%] =2,922m

Edy

Com o momento maximo calcula-se a armadura com a seguinte expressao.

(A ) Cwebed e (3.65)

s,z / cal
f;yd

Passos seguidos (calculo da expressao 3.65):

My, 576,900
b-d*-f,  1,0x2,922° x20,0%10°

w=1—41-2-p=1-41-2x0,003 = 0,003

(A ) = webed-da = 0,003 x 1,0 x 2,922 x

[ = 0,003

20,0

x 10" = 4,549 cm® / m
syd

Adotou-se como armadura da face superior: A~ = ¢16 / /0,20 (10,050 em?® [ m)



82

Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

3.7.3.1.2.2 Verificagao estrutural das sapatas na diregao Y
Seguidamente ¢é efetuado o estudo para a direcao Y, ou seja, a diregao transversal.

Nesta direcao, o modelo da sapata é o seguinte:

Modelo de cilenlo e Carregamento Diagrama de momento fletor

Yl-.:‘..pll.ul. ‘{I-'.q|+u|.|u
(‘I\"'-Iau. PP, e fl‘\;"-lm.l, M3,
Mg
Glll.l.‘l:
38 | 6.02 3,54

Mgy

b = -l

Figura 3.43 — Modelo de cdlculo e diagrama do momento fletor na direcao Y

No modelo, a sapata é simplificada para uma viga simplesmente apoiada. A tensao
no solo foi calculada pelo equilibrio das forcas e obteve-se uma tensao ma&xima
o =2667,482kN /m e uma tensdo minima o =987,209kN /m. O valor do

max

esforco normal atuante é o que atua na base do pilar. As expressoes de cdlculo dos

restantes esforcos atuantes sao apresentadas em seguida.

O valor de cédlculo do momento fletor segundo o eixo dos yy, na base da sapata:

M, =M, —V_ -h=11225385—(—832,281)x 3,0 = 13722,228 kNm
T Y

Edpbx

O carregamento correspondente ao peso préprio da sapata:

=Y, h-B=25x30x6,0=450kN / m

sapata

Momento atuante

Os momentos foram obtidos do modelo em que o momento méximo positivo ocorre
junto ao apoio com M",  ~=17975,654kNm e o momento méximo negativo ocorre na
parte intermédia com M~ = —2581,491kNm .

Momento resistente e armaduras

A altura util da sapata é:

d:h—rec—[%]:?),O—0,0?— =2,918m

925 X 103]

Com o momento méximo positivo calcula-se a armadura da face inferior da sapata.

(A+877/)Eal =w-b-d- & (366)

syd
Passos seguidos (cédlculo da expressao 3.66): ’

oM, 17975, 654
b-d*-f, 6,0x2918 x20,0x10°

[ = 0,018
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w=1—41-2-p=1-41-2x0,018 = 0,018

(Aer‘ay )(:ul =w- b N d . L

syd 207 0

— 0,018 x 1,0 x 2,918 x % 10* = 23,826 cm? / m

)

Adotou-se como armadura na face inferior: Afw = ¢25/ /0,20 (24,540 cm® / m)

Com o momento maximo negativo calcula-se a armadura da face superior da sapata.

f(l;d

(Ais,y)ml =w-b-d- f_ (367)
syd
Passos seguidos (célculo da expressao 3.67):
M, [-2581,491)
p= == — 0,003

Cb-dP-f,  6,0x2,922° 20,0 x10°

w=1—41-2-p=1-41-2x0,003 = 0,003

f;d

(A75,1,),3,,,l =w-b-d-— = 0,003 x1,0x2,920 x 20,0

x 10" = 3,391¢em’® / m

syd

Adotou-se como armadura na face superior: A" = ¢16 / /0,20 (10,050 em’ [ m)
A seguir é feito o cdlculo dos momentos resistentes.

O momento resistente da armadura na face inferior da sapata:

M, =F =2 (3.68)

Rd, y

Passos seguidos (calculo da expressao 3.68):

F' =A B-f =31420x6,0x434,8x10 ' = 8196,522 kN

2=0,9-d=0,9x%20918 = 2,626m
M*,, =F" - z=8196,522x 2,626 = 21525,705 kNm

Rd,

O momento resistente da armadura na face superior da sapata:

M, =F -z (3.69)

Rd,

Passos seguidos (calculo da expressao 3.69):

F  =A, B-f,6 =10,050x6,0x434,8 x10 " = 2621,739 kN

2=0,9-d =0,9x%20922 = 2,630m
M, =F -z=2621739 %2630 = 6894,650 kNm

Rd,

Verificacao da seguranca a flexao

A verificacao da seguranca a flexdo na direcao Y é garantida quando os esforcos

atuantes sao inferiores aos resistentes.
M", 1, = 17975,654 < M L 4. = 21525,705 — Seguranca verificada

M-, =|-258L,491) < M, = 6894,650 — Seguranga verificada

FEd,: T
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3.7.3.2 Pilares assentes em estacas

Os alinhamentos de pilares assentes em estacas sao o P2, P3 e P4 e os macicos de

encabecamento correspondentes sao S2, S3 e S4.

Cada alinhamento de pilares esta assente num macigo de encabegamento que contem

oito estacas (n = 8). Cada macigo tem uma altura de 3,00 metros (h = 3,00m),

estaca
uma largura longitudinal de 7,50 metros (B = 7,50m ) e uma largura transversal de
16,50 metros (L =16,50m). J4 as estacas sdo de comprimento varidvel e tém 1,60
metros de didmetro (¢, =160m). As estacas S2 e S3 tém 18,00 metros de

comprimento e as estacas S4 tém 7,00 metros.

As dimensoes e a distribuicao das estacas no maci¢co podem ser vistas com mais

pormenor no desenho nimero 07 das pecgas desenhadas.

Os macigos de encabecamento e as estacas sao constituidos por betao de classe
C30/37 com armadura ordindria A500 NR. As armaduras tém 0,07 metros de

recobrimento.

3.7.3.2.1 Verificacao geotécnica

Para o dimensionamento geotécnico das estacas considerou-se a realizacao do ensaio
SPT e que as estacas sao moldadas no terreno. O solo é caracterizado por um angulo

de atrito interno de 30° e um peso especifico de 19 kN/m®.

A combinacao condicionante é aquela em que a sobrecarga é a acgao varidvel base
com a combinagao 1 da abordagem de célculo tipo 1 do EC7: A1 “4” M1 “4” R1.

Os célculos serao apresentados para as estacas S4 por que sao as mais desfavordveis.

O coeficiente de correlagao ¢ serve para determinar os valores caracteristicos a partir
dos resultados dos ensaios e esta indicado na tabela seguinte. E importante destacar
que apenas foi feito um ensaio (n = 1) e que foi do tipo SPT. E as estacas sao moldadas

no local.

Tabela 3.29 — Coeficiente de correlagao

¢ para n 1
3 14
S 1.4

Forca aplicada

Seguidamente é apresentada a expressao matemdtica para o cdlculo da forca

aplicada F, no conjunto de estacas S4.
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Pld = 2 ) NEdq,pz'lar —|— PPEd;zstaca ) nestaca + PPEdwacigo <370)
Passos seguidos (calculo da expressao 3.70):
T (0 0a)’ 7 x (1,60)°
PPEd,estaca - ’YG ) [ 4t ’ Lcstaca ’ Yd,BA = 1’ 35 X [— X 77 O X 25

= 475,009 kN

Pyt ies = Ve (b B-L)- Y, =135 (3,00 x 7,50 x 16,50) x 25
— 12529,688 kN

F::d = 2 ) NEd,pilar + PPEd.estaca ) nestaca

= 2x12370,039 + 475,009 x 8 +12529,688 = 41069,836 kN

+ PP

Ed,macico

Resisténcia do solo

Seguidamente é apresentado o célculo da resisténcia do solo R.

Primeiramente, calcula-se a resisténcia do solo para uma estaca individual. E depois,

através do efeito de grupo, calcula-se a resisténcia total para o grupo de estacas.

O valor de céalculo do 4ngulo de atrito é o seguinte:

¢; = arctg [_tg(qb’)] = arctg [_tg(BO)] — 30°

&

O valor de célculo do peso especifico do solo é dado por:
19,0

Yd solo ,

. Vo 1,0

solo  __

= 19,000 kN / m®

D, )
e assim calcula-se o

Pelo grafico da figura seguinte encontra-se o quociente
estaca
valor da profundidade critica D, uma vez que o didmetro da estaca ja é conhecido.

! /
1 =
' |

%
O

\
o

250 30 35v 45!

Figura 3.44 — Gréfico para a obtengao da profundidade critica

D
Do gréfico obteve-se o valor de ——=7,0< D, =7,0xd,,., =7,0x1,60=11,200m.

estaca
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Com a profundidade critica calcula-se o valor de cdlculo da tensao efetiva vertical

maxima.

o =Y, -D,=19x11,200 = 212,800 kPa

V max d,solo

E o valor de célculo da tensao efetiva vertical média é de:
/

! _ cSV,max - 212, 800

V,med — 2

= 106,400 kPa

O coeficiente de repouso tem o valor de k, =1— sen(¢;) =1 — sen(30) = 0,500.

O valor de cdlculo do angulo de atrito no contacto solo-estaca é calculado por

6 =1 gb; =1x30 = 30° porque a estaca é betonada no local.

Pelo grafico da seguinte figura encontra-se o valor do fator de profundidade N, .

‘c‘\ ] ! i
bl | |
24 2330 3 3" & Lt
¢ ']
Figura 3.45 — Gréfico para a obtencao do fator de profundidade

Da andlise do grafico, obteve-se N, =20,0.
O valor calculado da capacidade resistente de ponta tem a seguinte expressao:

R =44 (3.71)
Em que:

q, — pressao resistente de ponta:

g, =0, N =212,800x 20,0 = 4256,000 kPa

A — &rea na ponta da estaca:

b
. 2 M 2
4= 4 (Q%ftm) _T (1;160) =2,011m’

E deste modo, a capacidade resistente de ponta de uma estaca é:

R =q,-A =4256,000 x 2,011 = 8557,196 kN

b,cal
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A capacidade resistente lateral é calculada através da seguinte expressao:

R =q-A (3.72)

s,cal
Em que:

q, — pressao resistente lateral;
q, = o/ k, - tg(6,) = 106,400 x 0,50 x tg(30) = 30,715 kPa

V. med ’

A, — drea lateral da estaca;

Ay =Ly 21 [—%] = 17,00 % 27 X [%] = 35,186 m’

€

Com estes valores calcula-se a capacidade resistente lateral.

R =q A, = 30,715 35,186 = 1080,734 kN

s,cal

O valor calculado da capacidade resistente total de uma estaca é:

R = Rb cal + Rs ca

c,cal

= 8557,196 + 1080,734 = 9637,930 kN

l

Os valores caracteristicos da capacidade resistente sao calculados a partir do valor
médio e minimo dos ensaios e com o coeficiente de correlacao. Neste caso, sé houve um

ensaio, portanto o valor médio é igual ao valor minimo e sao iguais ao valor calculado.

O valor caracteristico da capacidade resistente de ponta:
B s (B ), . [8557,196 8557,196
R, = min ' — = min ;
&, &, 1,4 1,4
O valor caracteristico da capacidade resistente lateral:

: (R%,ca,l)med (Rﬂ‘.,cal)min . {1080, 734 1080, 734
R, = min ; - = min ;

& ¢ 1,4 1,4

J& — 6112,283 kN

} = 771,953 kN

O valor caracteristico da capacidade resistente total:

(B ) wea B ) in . [9637,930 9637,930
; = min ;
& £, 1,4 1,4

O valor de cédlculo da capacidade resistente total de uma estaca tem a seguinte

R = min

ck

} = 6884,236 kN

expressao e corresponde a resisténcia de uma estaca individual.

R = min{R

cd,ind cd b+s,ind’ Rcd,c,md }

(3.73)
Passos seguidos (calculo da expressao 3.73):

R, R, 6112283 771953
+ == +

— bk

edb+s,ind ,.yb ,7/5 ]_’25 1, 00

= 5661,779 kN
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R, 6884,236

e = 5986,292 kN
cd,c,in 1
t Y

R, =min{R, R, }=min{5661779; 5086,292} = 5661779 kN

O valor de cédlculo da capacidade resistente total do grupo de estacas foi determinado

com um fator do efeito de grupo de estacas 1 =1,0 e tem a seguinte expressao.

R,=n_. R, 0 =8x5661779x10 = 45294233 kN

cd estaca cd,in

Verificacao da capacidade de carga do terreno

A condigao para a verificagao da capacidade de carga do terreno nas estacas depende

da acao varidvel base da combinacao utilizada e é apresentada na tabela seguinte.

Tabela 3.30 — Condigoes para a verificagao da capacidade de carga do terreno nas estacas

Acgao Base: SISMO Acgao Base: SOBRECARGA
F,<2-R, F, <R,

Os célculos efetuados foram para a combinagao com a sobrecarga como agao varidvel

base, entao a verificacao é a seguinte:

F;d = 41069, 836 < Rcd = 45294, 233 = Verifica a seguranca

3.7.3.2.2 Verificagao estrutural

Para o dimensionamento estrutural das estacas e do maci¢o de encabecamento, a

combinacao condicionante é aquela cuja acao varidvel base é o sismo.

Os esforgos que atuam na base do pilar sdo os seguintes: esforco normal ( Neg. pitar );
esforgo transverso na diregio X (Vg,,); esforco transverso na direcdo Y (Vg );

momento fletor segundo o eixo dos xx (M, , ) e momento fletor segundo o eixo dos yy
( M Ed,y )
As estacas e os macicos de encabecamento sao constituidos por betao de classe

C30/37 com armaduras A500 NR. As armaduras tém 0,07 metros de recobrimento.

3.7.3.2.2.1 Macico de encabegamento

Os cdlculos serao apresentados para o maci¢co de encabecamento das estacas S4

porque é o mais desfavordvel.
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Os esforgos no macico foram calculados com o seguinte modelo através de bielas.

6,92

16,50

T

B |

sl

150
1]

I_ 1.50) _L

Figura 3.46 — Modelo de cdlculo no macigo de encabegamento através de bielas

As coordenadas das estacas em relacao ao centro de gravidade do macigo sao:

Tabela 3.31 — Coordenadas das estacas em relagao ao centro de gravidade do macigo

Estaca B Vi () o’
[m] [m] [m’] [m’]
1 Tipo 1 -2,250 6,750 5,063 45,563
2 Tipo 2 -2,250 2,250 5,063 5,063
3 Tipo 2 -2,250 -2,250 5,063 5,063
4 Tipo 1 -2,250 -6,750 5,063 45,563
5 Tipo 1 2,250 6,750 5,063 45,563
6 Tipo 2 2,250 2,250 5,063 9,063
7 Tipo 2 2,250 -2,250 5,063 5,063
8 Tipo 1 2,250 -6,750 5,063 45,563
Soma 40,500 202,500

As estacas sao do tipo 1 ou do tipo 2 de acordo com o carregamento que estao

sujeitas. As estacas do mesmo tipo apresentam esforcos iguais. E neste caso sé é preciso

fazer cdlculos para duas estacas, uma de cada tipo.
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Dimensionamento da zona do macico em cima das estacas tipo 1

Um esquema mais detalhado do que acontece na zona do macico em cima das estacas

tipo 1 é o seguinte.

(I]L silar /4

VDR

Figura 3.47 — Esquema das bielas na zona do macico em cima das estacas tipo 1

SELL

A biela apresenta um comprimento projetado de:

L, = (2,25 +(3,29) - (bT’ = (2.25) +(3,29) —[?] = 3,486 m

O valor do esforco axial numa estaca do macigo é dado pela seguinte férmula:

N .
LTSV (3.74)

:I,'
Yo 7 sy
estaca y

A regulamentacdo, mais propriamente o RSA, considera o sismo a atuar

separadamente em cada direcdo, por consequente o M e M , 1ao sao contabilizados
em simultaneo. Contabiliza-se apenas o momento mais desfavordvel. Para conhecer o

momento mais desfavoravel é necessdrio fazer as seguintes verificacgoes:

— Participacao de MEd e
2,250

2-M,, - = 2% (—17653,576) x ——— = 1961,508 kN
Zx 40,500
— Participacao de MEd o
2 M, - 9% (—15823,701) x 20 _ 1054913 kN
Zaz 202,500

Com estes valores, conclui-se que a participagao de MEd’y ¢ maior no seu valor
absoluto. Deste modo, aplica-se a seguinte férmula para a determinacao do esforco

normal numa estaca do tipo 1.

— 2 ’ NEd,pilar 4 2 . M

Z.
. i
Ed,
n Y E z’
estaca %

_ 2x12370,0391 5 17653,576) % — 5054,018 kN

)

Ed.estl
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A altura 1til do macico de encabecamento é a seguinte:
D o 25x10°*
d=h-—rec— % =3,0—-0,07 — — =2,918m
A forca total nas armaduras do macico na zona em cima das estacas do tipo 1 é
dada por:

N
Fy=—0 E(de 31 (3.75)
9\

Passos seguidos (calculo da expressao 3.75):

d
0, = arctg [L_] = arcty

b1

’—] = 39,928°
6

F _ NEd.estl - 5054,018
T ig(6)  tg(39,928)

= 6038,490 kN

Em que 6, ¢ o angulo formado entre a forga nas bielas e a forca nas armaduras do

macico na zona em cima das estacas do tipo 1, como demonstrado na figura 3.47;
Para determinar as armaduras nas duas direcoes precisa-se de decompor a forca.

— Angulo da forca total com a direcao X:

2
a = arctg 32901 _ 55,632°
v 2,25

9
— Forca nas armaduras do macico na direcao X e Y:

F,, =F, cos(a,)=6038,490 x cos(55,632) = 3408,752 kN
F, =F -sen(a)=6038,490 x sen(55,632) = 4984, 353 kN

Na zona do macico em cima das estacas do tipo 1 na direcao X, tem-se:

— Armadura calculada: A, = e — 3408, 752 -
U f, 434,5%10°

— Armadura adotada: A = 16¢25 (78,560 em?)

= 78,401 cm®

Na zona do maci¢o em cima das estacas do tipo 1 na direcao Y, tem-se:

F
— Armadura calculada: A4 == ay _4984,353 = 114,640 cm®

v f,  4345x107
— Armadura adotada: A = 24¢25 (117,840 cm?)
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Dimensionamento da zona do macico em cima das estacas tipo 2

O esquema das bielas na zona do maci¢o em cima das estacas tipo 2 é o seguinte.

S0
i

Figura 3.48 — Esquema das bielas na zona do macigo em cima das estacas tipo 2

A biela apresenta um comprimento projetado de:

L, =225 +(1,21) - [%] = 2257 +1,21° - [?

Utilizando a mesma metodologia aplicada nas estacas do tipo 1, verifica-se que a

]:2,055m

participagao de M,, & superior relativamente & participacao de M,, . Deste modo, o

valor do esforco normal nas estacas do tipo 2 é dado pela seguinte expressao:

2N, @
N S— TR BN V/ S—
Ed.est2 nesmm Edy Z le
= 2S00 | o (- 17653,576) x —2220 = 5054, 018 kN
. 40,500

A forca total nas armaduras do macico na zona em cima das estacas do tipo 2 é

dada por:
N
Ed,est2 (3,76)

Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.76):

@] — 54,844

b2

d
0, = arcty [L_] = arctyg

N
F2 _ T Edest2 _ 5054,018 = 3559,417 kN
2 g(0,)  tg(54,844)

Em que 6, ¢ o angulo formado entre a forca nas bielas e a forca nas armaduras do

macico na zona em cima das estacas do tipo 2, representado na figura 3.48.
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E necessédrio decompor a forga total nas duas diregoes para encontrar as respetivas

armaduras. O processo de cédlculo é o seguinte:

— Angulo da forca total com a direcio X:
1,21

o, = arclg = 28,270°

2

— Forca nas armaduras do macigo na direcao X e Y:
F, =F,- cos(a,,) = 3559,417 x cos(28,270) = 3134,858 kN
=F, -sen(a,) = 3559,417 x 5en(28,270) = 1685,857 kN

$2,y s
Na zona do macico em cima das estacas do tipo 2 na direcao X, tem-se:
F,, = 3134,858
fa  434,5x107"
— Armadura adotada: A, =16¢425 (78,560 cm’)

= 72,102 cm’

— Armadura calculada: Asn =

Na zona do macico encima das estacas do tipo 2 na direcao Y, tem-se:

F,, 1685857
fa 4345107

— Armadura adotada: A, =24¢25 (117,840 cm?)

= 38,775 cm’

— Armadura calculada: Aszy =

Segundo a direcao transversal (Y), as estacas tipo 1 e tipo 2 estao na mesma direcao.
Logo, as armaduras na dire¢ao Y na zona do macico em cima das estacas tipo 1 sao as
mesmas que passam pela zona das estacas tipo 2. Deste modo, adotou-se a armadura

correspondente as estacas tipo 1 que é a maior dos dois casos.

3.7.3.2.2.2 Estacas

As estacas S4 sao as mais condicionantes portanto os cdlculos serao demonstrados

para as mesmas.

Calculo das armaduras transversais das estacas

Para a determinacao do esforgo transverso atuante utiliza-se a seguinte expressao,

sendo V. = o esforco transverso maximo na base do pilar e n_, o niimero de estacas
d,pilar estaca
no macico.
. 2. VEd,pilar (3 77)

FEd.estaca
estaca

Passos seguidos (Célculo da expressao 3.77):
VEd,pilar = max{VEd’Z;VEdy} = max{1011,298; 925,666} = 1011,298 kN
2V 2x1011,298

= 252,825 kN

FEd.estaca -
estaca
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Para o cédlculo das armaduras simplificou-se a seccao circular das estacas numa

secgao quadrada com lado igual a 1,131 metros (b =1,131m).

estaca

]

L 1,131 _J

Figura 3.49 — Secgao transversal das estacas e simplificagao

Com esta secgao, calcula-se a seguinte altura ttil:

-3
d:%_rec_[%]zl,m_o,m_[%]:1,055m

Em relacao as armaduras, primeiramente é determinada a armadura transversal
minima, seguidamente a armadura transversal calculada com o esforco transverso

atuante e por fim a armadura transversal necesséria.

A secgao requer uma armadura minima de:

A 0,084/ f
[_] =22 sen(a)
§ min ]illk
= M x 1,131 x sen(90) x 10" = 9,912¢cm* / m
500
Segue-se o cédlculo das armaduras a partir do esforco transverso atuante.
A Vot ostae 252,825
T sw — Ed.estaca _ ) 1 — 3’ 536 Cm2 / m
s |z [, cot(f)  0,9x1,055x434,8 x10" x cot(30)

A armadura transversal necessédria é a seguinte:

S S

A A A )
W= max {| 2| | = max{9,912; 3,536} = 9,912¢cm” / m
s
min cal

H4 dois ramos, entao: [— —=—==4,956cm’ / m / ramo

Al 9,912
S

E a armadura transversal adotada é:

S

[ﬂ] = ¢12/ /0,20 (5,650 cm® / m / ramo)
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Calculo das armaduras longitudinais das estacas

O valor de cédlculo do momento fletor atuante é dado pela seguinte expressao:

-V (3.78)

Edestaca Ed estaca

Em que:

t — coeficiente para o cdlculo do momento fletor:

¢estuca Ecm 17 60 337 O
. 4 — X 4
3 E 3 5,0

solo

t =

=0,855m

— valor de cédlculo do esforgo transverso numa estaca.

Ed.estaca

E o momento fletor atuante é:

M =V -t = 252,825 x 0,855 = 216,124 kNm

Ed estaca Ed.estaca

Para utilizar o programa de célculo explicado para os pilares no subcapitulo 3.7.2.1,
precisa-se do esfor¢o normal correspondente ao méximo dos esforcos das estacas do tipo

1 e das estacas do tipo 2 calculados anteriormente no dimensionamento do macico.

=max{N,, N, .} =max{5055460;5055,460} = 5055,460 kN
= —5055, 460 kN no programa

de cdlculo obteve-se uma armadura extremamente baixa. Entao recorreu-se ao cdlculo

Edestaca

= 216,124 kNm e N

Com os esforcos M Ed,estaca

Ed estaca
da armadura minima para a secgao transversal da estaca, de acordo com o EC2.

2
7 x 1,60 w1

A =0,0025- A = 0,0025 x 0' = 50,265 cm’

§,min

A armadura longitudinal adotada para as estacas é a seguinte:

A = 22420 (69,080 cm® / m)
3.8 ENCONTROS E SUAS FUNDACOES

3.8.1 Consideracoes gerais

Os dois encontros deste viaduto sao designados por E1 e E2 e sao do tipo perdido.
Os dois encontros possuem uma configuracao semelhante embora o encontro E2 seja
ligeiramente mais alto. O encontro E1 tem 12,190 metros de altura e o encontro E2
tem 12,380 metros. Ambos sao constituidos pelo espelho, viga de estribo, dois gigantes

assentes sobre sapatas individuais e muros de avenida.

Para os célculos, considerou-se que o solo tem um peso especifico de 19kN / m® e

um angulo de atrito médio de ¢' = 30°.
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3.8.2 Acoes

As acoes subdividem-se em trés categorias:

— AcgoOes atuantes na massa do encontro;
— Impulsos de terras;

— Acoes transmitidas pelo tabuleiro.
3.8.2.1 Acoes atuantes na massa do encontro

A massa do encontro é a dos seguintes elementos:

— Espelho e viga de estribo;
— Gigante;
— Sapata;

— Terras sobre a sapata.

As acbes atuantes na massa do encontro tém a seguinte representacao.

!

Figura 3.50 — Acoes atuantes na massa do encontro

A forca vertical devido & massa do encontro é igual ao peso préprio do mesmo.
F. =PP (3.79)
E a forca horizontal surge devido ao sismo e tem a seguinte expressao.
F, =F 3 (3.80)

O presente viaduto estd na zona sismica A e segundo o RSA no artigo 29°, o
coeficiente de sismicidade ¢ a = 1,0. E pelo artigo 31° do mesmo regulamento, o valor

do coeficiente sfsmico é 3 = 0,16-a = 0,16 x1,0 = 0,16 .

A sapata do encontro é o tnico elemento que nao tem a componente horizontal da

forca porque move em sintonia com o solo na ocorréncia de um sismo.



97

Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio em Betao Armado Pré-esforgado

3.8.2.2 Impulso de terras

Analisando os encontros verificou-se a existéncia de trés parcelas de impulsos: os
impulsos devido ao peso préprio das terras (CP), acréscimo de impulso devido a agao

sfsmica (E) e o impulso devido a uma sobrecarga de 10 kN/m” atuante no terrapleno

(SQ).

A figura a seguir apresenta os impulsos no encontro e alguns angulos necessédrios

para o cédlculo dos coeficientes de impulso.

T ™

1

Figura 3.51 — Impulsos considerados e dngulos de cdlculo

Na figura também estd representada a altura do encontro (h,) e a profundidade

onde os impulsos se anulam ( z,,).

Coeficiente de impulso em repouso

O coeficiente de impulso em repouso é calculado pelo Teorema de Rankine.
k, =1—sen(¢)) (3.81)

Em que:
tg(¢’)
o

(/5; — valor de cdlculo do angulo de atrito do solo: ¢! = arcty

Coeficiente de impulso ativo

Este coeficiente é calculado pelo Teorema de Coulomb.

k, = costdi =) 5 (3.82)

[COS(SQ)]Q -cos(6) +¢)- |1+ \/5671(5; +¢))- sen(¢) — i)

cos(6) + ¢) - cos(p — 1)
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Em que:
/
d)d/ — valor de célculo do angulo de atrito do solo: ¢! = arcty M],
@ — angulo que o tardoz do muro faz com a vertical, da figura ?;D.51;

2

(5; — valor de cédlculo do 4ngulo de atrito muro-solo do tardoz: 5(; =—: ¢d;

i — angulo que o solo suportado faz com a horizontal, da figura 3.51.

Coeficiente de impulso para a acao sismica

Para a acao sismica, o coeficiente de impulso é determinado pelo Método de
Mononobe-Okabe.

. [cos(s; —0—¢)]

s 2

> , sen(¢) +6))- sen(¢; — 0 —7)
ol e ot o [ 0

(3.83)

As varidveis sao as mesmas da expressao 3.82 com excecao do angulo do sismo f.

h

+k

O angulo do sismo calcula-se por 0 = arctyg . Neste projeto a situacao mais

condicionante é:

k
6 = t h 3.84
arc g[l—kv] ( )

Em que:

k, — coeficiente sfsmico horizontal: k, = [

3
k — coeficiente sismico vertical: k = x

W |~

3.8.2.3 Acgoes transmitidas pelo tabuleiro

Estas acoes sao transmitidas através do aparelho de apoio nos encontros. Os apoios

sao moveis na direcao longitudinal e fixo na direcao transversal do viaduto.

Figura 3.52 — Agoes transmitidas pelo tabuleiro

Para os encontros é transmitida uma forca vertical FV, uma forca horizontal na
diregao longitudinal F,, e uma forca horizontal na dire¢do transversal devido a acdo

sismica F -
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Embora o apoio seja mével na direcao longitudinal, o tabuleiro transmite uma forca

horizontal nesta dire¢ao devido ao atrito entre os elementos constituintes do apoio.
F,=F u (3.85)

Em que pt é o coeficiente de atrito e tem o valor de p = 0,05 que corresponde

ao atrito entre o aco e o teflon.

3.8.3 Encontro E1

O encontro E1 tem 12,190 metros de altura (7, =12,190m ) e os impulsos anulam-

se a uma profundidade de 8,90 metros (z,, =8,90m). Os impulsos ativos estao

Bl
aplicados no tardoz e os impulsos passivos estao aplicados na frontal do encontro. Estes
dois tipos de impulsos tém sentido contrario e a uma profundidade de aproximadamente

8,90 metros anulam-se.
Os célculos serao feitos apenas para metade do encontro porque é simétrico.

Acoes atuantes na massa do encontro E1

As acoes que atuam na massa do encontro El1 sao calculadas de acordo com as

expressoes 3.79 e 3.80.

Tabela 3.32 — Agoes atuantes na massa de metade do encontro E1

Forgas Centro de Gravidade
Elemento Fy Fu CGy CGy
[kN] [kN] [m] [m]
Viga de estribo + espelho 958,837 153,414 3,273 9,387
Gigante 996,435 159,430 3,536 4,550
Sapata 1320,000 -- 4,400 0,750
Terras 4811,519 769,843 6,986 7,606

As forcas estao aplicadas no centro de gravidade do elemento. CGV é a distancia
horizontal entre o ponto exterior da sapata e o centro de gravidade e é aplicado as

forcas verticais. E C GH é a distancia vertical e é aplicado as forgas horizontais.
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Impulso de terras no encontro E1l

Os diagramas de impulsos de terras tém as seguintes caracteristicas.

=

4 b / ////ZZ///’

12,14
(=]
]
=]
I_\\\\“\\\\\‘Q\
AN
. \\

M
o
-
-~
|

__I ..';Iu_ 6,30 -J:-'“ﬂ L 1,00

Figura 3.53 — Diagramas de impulsos de terras e drea de aplicagao no encontro E1

Os diagramas foram divididos em oito. Na zona do gigante do encontro, considerou-
se que os diagramas de tensoes estao aplicadas numa largura duas vezes maior que a

largura do gigante porque as terras ao lado dele provocam impulsos devido ao atrito.
Os impulsos sao calculados de acordo com as expressoes da tabela seguinte.

Tabela 3.33 — Impulso de terras no encontro E1

Acao Impulso Expressao
1 |1YCP=; Y o <k x(3,98)% 7,10
CP 2 I, cp = Yy g0 XKx3,98% (4,92 2,40)
3 Isycpzé Yy o0 ¥ K x(4,92)% x 2,40
sC 4 I, sc =kx8g x(3,98%7,10)
o I5sc =kxSgc x(4,92x2,40)
6 Lo = Y o0 X (K, —K,)x4,92%(3,98%7,10)
E 7 Ia7,E :%Yd,solox(ks —ka)X(3,98)2X7,10
8 lse =%desolox(ks—ka)x(4,92)2><2,40
Em que:
Yy o — Valor de célculo do peso especifico do solo, Y, _M;

k — coeficiente de impulso, que pode ser de repouso ou ativo;y '

k. — coeficiente de impulso para a acao sismica;

S
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k, — coeficiente de impulso ativo;

S¢c — forca distribuida da sobrecarga no terrapleno, s, =10kN /m?.

O acréscimo de impulso devido & agdo sismica (E) s6 entra nos cdlculos para o

estado ativo dos impulsos.

Para a verificacao geotécnica, considerou-se que os impulsos sao inclinados. Neste

caso, é necessdrio fazer a decomposicao dos impulsos em duas componentes:

— Componente vertical dos impulsos:

I, =1-sen(¢+0)) (3.86)
— Componente horizontal dos impulsos:
I, =1-cos(¢+6)) (3.87)

Para a verificagao estrutural, os impulsos foram considerados horizontais.

Acoes transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1

As forcas transmitidas pelo tabuleiro foram determinadas no modelo tridimensional

de anélise sfsmica no programa de calculo automatico SAP2000.

Tabela 3.34 — Forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1

Forga horizontal
Forga vertical
transversal
Tipo

CP SC VDT VUT E E

[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN]
Méximo 1830,742 | 222,009 16,962 32,492 908,003

3627,535

Minimo -365,676 | -111,004 | -16,962 -32,492 -908,003

As forcas devido a acao sismica foram divididas pelo coeficiente de comportamento

sfsmico n = 2.

3.8.3.1 Verificacao geotécnica

Nesta verificacao, considerou-se que o solo tem um angulo de atrito médio de 30° e

um peso especifico de 19 kN/m”.

Para o dimensionamento geotécnico do encontro, os valores de cdlculo das forcgas

transmitidas pelo tabuleiro foram calculados com as seguintes combinacoes:

— Combinagao com a sobrecarga como acao varidvel base:

K Edviab G ° 3 V OP,tab + Yo [F V SC.tab + (wO,VDT K V. VDT tab + %,VUT K V,VUT)] (3.88)
F = (3.89)

Bl HLtd — L Eav i M
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— Combinagao com a agao sismica como agao varidvel base:

FEdy,mb = Fv,cp,mb +7%- FV,E,tab (3.90)
FEd,HL,tab = Lpiyim  H (3.91)

Em ambos os casos se a forga vertical for favoravel e a for¢a horizontal longitudinal
for desfavordvel, ou vice-versa, é necessario aplicar a férmula da combinagao a F,, .
com os seus respetivos coeficientes parciais de seguranca, em vez de aplicar diretamente

a férmula FEd,V’m .

3.8.3.1.1 Estado limite de equilibrio (EQU)

Para a verificacao do estado limite de equilibrio foram adotados dois critérios que

sao resumidos na tabela seguinte.

Tabela 3.35 — Critérios de verificagcao ao EQU

Estado Limite Acao base: sismo Acao base: sobrecarga
Derrubamento F.S.>1,00 F.S.>1,50
Deslizamento F.S.>1,00 F.S.>1,50

Em que F.S. é o fator de seguranca.

Os valores de cédlculo das forcas transmitidas pelo tabuleiro que foram consideradas

para o dimensionamento ao estado limite de equilibrio sao os da seguinte tabela.

Tabela 3.36 — Valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no E.L. de

equilibrio
Acao variavel base
Forca
Emax Emin SCmax SCmin
Frav an [KN] 1813,768 1789,399 1632,391 1300,549
Fra ar gab [KN] 91,907 89,470 173,787 83,130

Foram considerados quatro casos de acao varidvel base: a agao sismica méxima, a

acao sismica minima, a sobrecarga maxima e a sobrecarga minima.

3.8.3.1.1.1 Estado limite de derrubamento

A combinagao cuja agdo varidvel base é o sismo com o valor minimo ( £ é a

min )

condicionante para este estado limite tltimo.
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Os célculos sao feitos de acordo com o esquema seguinte.

/ |

{0

\

Figura 3.54 — Modelo de cdlculo do estado limite de derrubamento do encontro E1

%

=t

O fator de seguranca é o quociente entre o momento estabilizante e o momento

ps = &Ma

dst
O momento estabilizante é diretamente proporcional ao valor de célculo da forga

desestabilizante.

(3.92)

estabilizante e ao braco desta forca.
DM, = (F,, -br), =57130,583 kNm
j=1
Para o cédlculo do momento desestabilizante, entram as forcas desestabilizantes

multiplicadas pelos seus respetivos bragos.

m

STM,, = (F,,, br),, = 24487, 710 kNm
=1
Ao aplicar a expressao 3.92, o fator de seguranca é:

YoM, 57130583
Y M, 24487,710

Como F.S.= 2,33 > 1,00, estd garantida a seguranca ao derrubamento.

F.S.

Y

As forcas foram calculadas através das agoes anteriormente explicadas. Para mais

detalhes, consultar o anexo N.

3.8.3.1.1.2 Estado limite de deslizamento

A verificacao do estado limite de deslizamento é feita com a combinacao cuja agao

varidvel base é a agao sismica com o seu valor minimo, ji que é a condicionante.

Este estado limite é esquematizado através da figura seguinte.

/

B i
L ]

F dst

Figura 3.55 — Modelo de cilculo do estado limite de deslizamento do encontro E1

O fator de seguranca é o quociente entre a forca estabilizante e a forga

desestabilizante.
F,
F.S. = : (3.93)

Z Flet
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As forcas estabilizantes resultam das forgas verticais do encontro do seguinte modo:

n

F, = (F,, )-tg(é)) = 10727 x tg(16,528) = 3183,074 kN

sth EdV.j
j=1

As forcas desestabilizantes sao as forcas horizontais.

m

> F, = ZFM,HJ = 3040,689 kN

E obteve-se um f;,jcor de segurancga de:
F, 3183074
Y F,  3040,689

Como F.S.=1,05> 1,00, estd garantida a seguranca ao deslizamento.

F.S. =

9

Para mais detalhe acerca do estado limite de deslizamento e do cédlculo das forcas,
consultar o anexo O.
3.8.3.1.2 Estado limite de rotura do terreno de fundagao (GEO)

Para a verificacao do estado limite de rotura do terreno de fundagao é utilizado o

critério apresentado na tabela seguinte.

Tabela 3.37 — Critério de seguranga ao GEO

Estado limite Acao base: sismo Acao base: sobrecarga

Rotura do terreno de fundagao c <2:q, c . <q,

Os valores de cédlculo das forcas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 para o

dimensionamento ao estado limite de rotura do terreno de fundacao sao os seguintes.

Tabela 3.38 — Valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no E.L. de

rotura do terreno de fundagao

Acgao variavel base
Forca Sobrecarga
Sismo
A.C.1 - Comb.1 A.C.1 - Comb.2
Fav an [KN] 1838,137 3929,180 3096,948
Framean KN] 90,688 90,688 90,688

Quando se usou a sobrecarga como acao varidvel base, fez-se cdlculos para a

combinacao 1 e 2 da abordagem de célculo tipo 1 do ECT.

A combinacao condicionante é aquela cuja acao varidvel base é a sobrecarga aplicada

a abordagem de célculo tipo 1 com a combinacao 2.
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Tensao aplicada no terreno
A tensao na base do encontro é devido a forca normal ao terreno, devido a

excentricidade da forca vertical e devido a excentricidade da forca horizontal. As

mesmas sao exemplificadas de seguida pela ordem em que foram mencionadas.

[-l- H

= 40} m

X
\
\
\

br,

v PN
—(: =580 m
"'.

.

L

B/2 B/2

I S m

] =

“Oxg__ 4 &+ 3 ¢+ 4 3*Ox

+ UMI.L”L,,"II
o gt Oum

O

Figura 3.56 — Modelo de cédlculo das tensoes aplicadas no terreno da base do encontro E1

O primeiro diagrama de tensoes corresponde & tensao na base do encontro devido a

forca normal ao terreno.
F
Z EdV (3.9 4)

c
N B-L

Passos seguidos (Calculo da expressao 3.94):

ZFEd,V - ZFEdVL = 12210,882 kN

i=1
F
GN = Z A 12210’ 882 = 346,898 kPa
B.IL 8,80 x 4,00

O segundo diagrama ¢é das tensoes na base do encontro devido & excentricidade da forca

vertical.
_ 6'ZFEd,V bry, (3.95)

M B L

Passos seguidos (Célculo da expressao 3.95):

(e}

m

Z <FEd.V.i ) brV.i)
br, = = _ 1996574 _ 0,619 m
m 12210, 882
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6. F,,bn, 6x12210,822 % 0,619
m B L 8,80° x 4,00

c = 146,370 kPa

Em que 0r;, ¢ o brago da forga vertical.

E o tltimo diagrama é das tensoes na base do encontro devido & excentricidade da

forca horizontal.

Gy = — (3.96)

g

Passos seguidos (Célculo da expressao 3.96):

Yo Fun = Fu,, =1162,300kN
J=1

n

Z(FEdH.j ' erj)
br, = = _ 8529,101 7,338 m
n 1162, 300
> P
=1

MEM = ZFM’H ~br, =1162,300 x 7,338 = 8529,101 kNm
_L-B® 4,00x8,80°
6
. My, , _ 8529,101
it w 51,627

Em que w é o médulo de flexao da secgao retangular da base do encontro e

w

= 51,627 m’

= 165,207 kPa

br, & o braco da forga horizontal.

A tensao méaxima na base do encontro é dada pela seguinte expressao.

o =max{c

max

(3.97)

i Ot}
E é calculada da seguinte forma:

=0, +0,, —0,, = 346,898 146,370 — 165,207 = 328,061 kPa
+0,, = 346,898 — 146,370 + 165,207 = 365,736 kPa
} = max{328,061; 365,736} = 365,736 kPa

max,int
max,ext = GN - cSMV
6 =max{c

max max,int?  max,ext

Capacidade resistente do terreno

Para a determinagao a capacidade resistente ¢, foi utilizada a metodologia sugerida

pelo ECT.
1 . .
qrd:_'Y 'L'NY'SY'ZY+(]0'N'Sq'Zq (3.98)

2 d,solo q

Passos seguidos (Calculo da expressao 3.98):

A : tg(o]
— Angulo de atrito: QSd/ = arctg [M] = arctg [t‘i(—sg)] = 24,791°

o' ’
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— Peso especifico do solo: Y, 0= L _ 190 _ 19,000 kN / m®

lo /}/Y 1’ 0

— Fatores de capacidade resistente:

! 2 2
ﬂ _ e [tg [45 + 24,2791]] — 10,431

45 4
2
N, =2(N, —1)-tg(¢]) = 2 x (10,431 — 1) x £g(24,791) = 8,712

Nq _ ew-tg(od) . tg

— Larguras efetivas:

B'=B-2-ex,=B—2-br, =88—2x0,619 =7,562m

LI'=L=4,00m
— Fatores de geometria da sapata do encontro em planta:
L 4,00

5, =1-0,3-—==1-0,3x——— = 0,841
B 7,562

L 4,00
s, =1+ Eusen((b;) =1+ e sen(24,791) = 1,222

Y

— Fator que leva em conta a direcao da atuagao da forca horizontal:

A diregao de atuacao é a X, entao m =m,

! 4,00
2+ 1[;/' 2t 56
m=m, = L': 4’00 = 1,346
1+ 14
B’ 7,562
— Fatores de inclinacao de carga:
m+1 1,346+1
il o2l [ 162300 )T
! D F., 12210, 822
m 1,346
i |y 22| [, 62300 T
‘ SF.. 12210,822 ’

— Tensao resistente na base da sapata do encontro devido ao peso volimico do

solo acima do plano de fundagao:

q,=",,. h,=", xh =190x4,00=76000kN /m’

d,solo solo d,solo sol

Deste modo, determina-se a capacidade resistente do solo:

1 . .
qrd - §'Yd,solo 'L.NY.SY .ZY —|—q0 .Nq 'Sq .Zq
= %><19,0><4,0><8,712><0,841><0,791—|—76,0><10,431><1,222 x 0,874
= 1066,821 kPa
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Verificacao da capacidade resistente do solo

Os célculos foram feitos para a combinagao fundamental das agoes com a sobrecarga
como acao varidvel base, entao a tensao aplicada tem que ser inferior & capacidade

resistente do terreno.
c _ =3065736 <q,6 =1066,821 - Verifica a seguranga.
Para mais detalhes acerca do estado limite de rotura do terreno de fundagao,
consultar o anexo P.
3.8.3.2 Verificacao estrutural

Os elementos estruturais sao constituidos por betdo C30/37 com armaduras

ordindrias A500 NR. As armaduras tém 0,07 metros de recobrimento.

Para o dimensionamento estrutural, considerou-se que os impulsos de terra sao

horizontais.

Os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro foram calculados com

as seguintes combinacoes:

— Combinacao com a sobrecarga como agao varidvel base:

FEd,VAtab = FV,CP,tab (3.99)
FEd,HL,tab = FEd,V,tab T (3.100)

— Combinagao com a agao sismica como agao varidvel base:

FEd,V.mb =% 'Fv,cp,mb (3.101)
FEd,HL,tab = Lpiy i H (3.102)
FEd,HTA,tab =Y X FHT,E,tab (3.103)

Em relacao a combinagao com a agao sismica como varidvel base, se a forca vertical
for favordvel e a forca horizontal longitudinal for desfavoravel, ou vice-versa, ¢é
necessario aplicar a férmula da combinagao a F,, , . com os seus respetivos coeficientes

parciais de seguranca, em vez de aplicar diretamente a férmula F, v M-

3.8.3.2.1 Espelho

Analisando os valores obtidos com ambas as combinacoes, verifica-se que a mais

condicionante é aquela cuja acao varidvel base é o sismo.
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O espelho do encontro pode ser modelado como uma consola de 2,98 metros cujas

acoes sao essencialmente os impulsos de terras no tardoz.

@
' E SC CP

Figura 3.57 — Modelo de cédlculo para o dimensionamento do espelho do encontro E1

=

9 o

Os impulsos sao determinados da seguinte forma:
1 2 1 2 2
IaQ,CP = §Yd7wlo Xk X (2,98)" = 2 x 19,0 x 0,485 (2,98)" = 40,915 kN / m
I s =k, X 5¢x2,98 = 0,485 x10 % 2,98 = 14,453 kN / m”

Lon =Y, 0 %<k —k)x(z, —2,98)x2,98

d,solo

— 19,0 % (0,638 — 0,485) % (8,90 — 2,98) x 2,98 = 51,411 kN / m’
1
[, ==Y, x(k—k)x(298)

al2,E 2 d,solo
= % % 19,0 x (0,638 — 0,485) x (2,98)" = 12,940 kN / m®
Em que z,, é a profundidade em que os impulsos se anulam no encontro EI.
O momento atuante é dado pela seguinte expressao matemaética:
M, =M, +7Q-ME (3.104)
Em que:

M o — momento devido aos impulsos do peso préprio das terras:
1 1
M, =1,.,X-x298=40,915x-x2,98 = 40,643 kNm. | m
w3 3
M » — momento devido ao acréscimo de impulsos devido a agao sismica:

1 2
M, = IGH,E X§X2’98+[a12,E x§x2,98
= 51,411><%><2,98 +12,940><§><2,98 =102,309 kNm / m

Ao aplicar a expressao 3.104, obtém-se o valor de cdlculo do momento atuante:
M, =M, + Yo - M, = 40,643 + 1,50 x 102,309 = 194,106 kNm / m
A armadura calculada através momento fletor atuante tem a seguinte expressao:

s,cal
f;yd

(3.105)
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Passos seguidos (calculo da expressao 3.105):

-3
d=B—rec— % = 0,60 —0,07 — M]:0,520771

M, 194,106
b-d*-f, 1,0x0,520” x20x10°

w=1-1-2 p=1-11-2%0,036 = 0,037

| 0,037 x 1,0 x 0,520 x =
434

L = 0,036

A =w-b-d-

s,cal

Y

8]><1O4 =8,745¢em* / m
syd
A armadura minima é dada pela seguinte férmula:

= 0,26~[M]~bt d= 0,26x[%]x1,0x0,520x104 =7,842¢cm’ / m

syk
A armadura necessaria para garantir a seguranca é 0 maximo dOS valores anteriores.

$,min

A = max{A4

s,cal’

Adotou-se uma armadura de A = ¢20/ /0,20 (15,710 cm’® / m)

14s,min} = ma'X{77 8427 8? 745} == 87 745 sz / m

3.8.3.2.2 Viga de estribo

A viga de estribo em conjunto com o espelho funcionam como uma viga, deste modo,
a viga de estribo nao pode ser estudada de forma separada do espelho. Esse elemento

serd estudado por partes.

I.  Peso préprio + Veiculo tipo

Os esforcos devido as agoes do peso préprio e do veiculo tipo sao calculados pelo

seguinte modelo com o comportamento de uma consola.

Fyr=100 kN
A =H402 m*

"
1.10

)

)
W

(16U

’

1.4} k

mn

Figura 3.58 — Modelo para o dimensionamento da viga de estribo devido as agoes do peso préprio e do

veiculo tipo
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O momento atuante é dado pela seguinte expressao matemética.

M, =~,-A-Y

Ed G %t “dBA

L 2
ORI

Q VT ( cons LpasseioJrlang:il)

2
- 1,35x5,402x25x@—|—1,5><100><(3,140—1,100)

=1204,772 kNm

Determina-se a armadura devido ao momento atuante através da seguinte expressao:

A, =obd Lo (3.106)
syd
Passos seguidos (calculo da expressao 3.106): ’
20x10°°
d=h—rec— % ~ 3,98—0,07—[M] — 3,900m
My, 1204, 772 007

S b-d*-f,  0,60x3,90° x20x10?

o=1—1-2 4 =1-1-2x0,007 = 0,007
N

syd
A armadura minima é dada pela seguinte férmula:

= 0,26-[M b -d = 0,26><[%JXO,GOXB,QOXIO4 = 35,287 cm’

syk
A armadura necessédria para garantir a seguranca é dado por:

= 0,007 x 0,60 x 3,90 x 20
434,8

A =o-b-d-

s,cal

]x 10" = 7,129 cm’

Y

§,min

A =max{A ;A }=max{7,129; 35287} = 35,287 cm”
Adotou-se uma armadura de A = 12¢20 (37,700 cm?).

II. Impulso de terras

Os impulsos de terras sao aplicados no tardoz da viga de estribo, juntamente com
o espelho, e no muro de avenida. Estes impulsos sao apresentados na figura seguinte.

F,

i)

F

TTT T
[
|
|
|
|

2.8

O

3.14

Figura 3.59 — Modelo de cédlculo dos impulsos de terras na viga de estribo

A combinacao sismica é a condicionante para o dimensionamento.
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As pressoes dos impulsos tém os seguintes valores:

X 3,98 = %x 0,485 x 19,0 x 3,98 = 18,337 kN / m’

= = x (0,638 — 0,485) x 19,0 x |(8,90 — 3,98) + 8,90| = 20,137 kN / m’

1
‘Pa,CP - 5 X ka X Yd.solo
P =k s, =0485x10 = 4,850 kN / m’
1
Bp=5 (K, = k) by (2 — 3.98) + 2,
1
2

Em que a viga de estribo, juntamente com o espelho, tem 3,98 metros de

altura e 2,, ¢ a profundidade em que os impulsos se anulam no encontro E1.

Fica instalada uma pressao total de:

P, =P+, P, =18337+1,50x20,137 = 48,543 kN / m’

a,Ed a,CP
A pressao devido & sobrecarga nao entra para os cédlculos jia que se trata da
combinacao sismica.
O momento atuante é determinado a partir da pressao total.
2 2
M R P . (LCOTLS) _'_ (LWL’IL'I"O)
Ed T aBd )

9 2
3,80 + G _ 499 505 kN / m

— 48,543 x

A —ebed |t (3.107)

Este momento corresponde a uma armadura de:
s,cal
syd

Passos seguidos (calculo da expressao 3.107):

-3
R e = S Y

pe  Mu 429,595 _ _ 0,002
b-d®-f, 1,0x3,522° x20 %10’

®=1—1—-2-p =1—+1—2x0,002 = 0,002

: & =0,002 x1,0x 3,522 x 1

20 ]><104 = 2,808 cm” / m

Y

/ /0,20 (10,050 cm® / m).

syd
Adotou-se uma armadura de 4 = ¢16

ITIT. Acao sismica transmitida pelo tabuleiro

O tabuleiro transmite uma forca horizontal na direcao transversal de 908,003 kN ao

encontro E1 devido & acao sismica. Esta forca divide-se pelos dois apoios do encontro.

A acao sfsmica provoca um esforco de tragao na viga de estribo de:

1 1
Ny =95 Fyre = 150X x 908,003 = 681,002k
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E um esforco de flexao:

1 h .. 1 1,00

M, = Yo 3 FHT’E : th =1,50 ><§ x 908,003 XT = 340,501 kNm

Estes dois esforcos sao equivalentes a seguinte forca:
F o~ % + ﬂ (3 108)
b 2 0,9-d '
Passos seguidos (calculo da expressao 3.108):
16 x107°
d=h —rec— [%] =1,00— 0,07 [&J =0,922m
N M 1 40,501
F, =~ by B — 61,002 + 340,50 = 750,842 kN

2 09.d 2 0,9 x 0,922
A armadura necessdria para resistir a esta forca é de:

F
A =B = 750,842 = 17,269 cm?

f. 434,8x107"
Adotou-se uma armadura de A = 9416 (18,100 cm®).

3.8.3.2.3 Gigante

O encontro tem dois gigantes e cada um estd debaixo de um apoio. O gigante

apresenta a seguinte geometria numa visao tridimensional.

.30 N

Figura 3.60 — Caracteristicas geométricas do gigante na forma tridimensional

O gigante tem uma altura hgl.g ,=06,71m, uma largura na parte superior

ant,

B, =360m, uma largura na parte inferior B_ =6,30m e uma espessura

sup 1m

esp = 1,20m , como se pode observar na figura anterior.

Os gigantes estao sujeitos & agoes tanto na direcao transversal como na longitudinal.

Os célculos nas duas direcoes serao feitos separadamente.
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3.8.3.2.3.1 Direcao transversal ou direcao Y

Na diregao transversal, o gigante é modelado da forma seguinte.

Furg /2

[

) et

11

(i |

3
' FTIET

Figura 3.61 — Modelo de cilculo para andlise transversal do gigante

Nesta direcao, o gigante é solicitado por uma forca horizontal devido ao sismo

proveniente do tabuleiro do viaduto.

Estado limite iltimo de flexao

O momento atuante nas duas secgoes assinaladas na figura anterior sao iguais.

F h
MEd — ,yQ . H2T,E . _gigante __ 1’ 50 X 908, 003 % 6,71

— 2284, 761 kNm

Este momento divide-se para a seccao superior e para a inferior da seguinte forma:

— Secgao L My, = k - 22§4ég61

sup ?

M,,  2284,761
inf B 67 30

A altura 1til para ambas as seccoes é calculado por:

-3
d= esp—rec—[%] = 1,20_0,07_[m]

= 634,656 kNm / m

— Seccao 2: M, ,= = 362,661 kNm / m

=1122m
As armaduras para as duas secgoes sao calculadas de seguida.

Seccao 1:

— Amadura devido ao momento atuante:
_ My, 634,656
b-d° - f 1,0 x 1,122° x 20 x 10°

cd

w=1—1-2 p =1—11-2x0,025 = 0,026

Q]: 0,026><1,0><1,122><[420

syd

o = 0,025

A =w-b-d-

s,cal

]><1O4 =13,178cm’ / m

)

— Armadura adotada: A = ¢20/ /0,20 (15,710 cm® / m)
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Seccao 2:

— Amadura devido ao momento atuante:

- My, 362,661
b-d*-f, 1,0x1,122° x20 %10’

w=1—1-2p =1—11—-2x0,014 = 0,015
A 20

syd

I

= 0,014

A =w-b-d-

s,cal

]— 0,0l5><1,0><1,122><[

Y

]><104 =17,489cm’ / m

— Armadura adotada: A = ¢20/ /0,20 (15,710 cm® / m)

Estado limite de esforco transverso

O esforco transverso atuante é dado pela seguinte expressao matematica:

F
Vi =% H2T’E = 1,50 X %85& = 681,002 kN

O esforgo transverso resistente é calculado com a férmula seguinte.
V,=1-d-b =850x1122x3,60 = 3433,320 kN
Como V,, =681,002<V = 3433,320 estd garantida a seguranca.

Pelo esforgo transverso, determina-se uma armadura de:

ﬁ — Vi _ 681,002
s ), 09:-d-f ~cot(t) 0,9x1,122x434,8x10" x cot(30)
=8,955¢cm” / m

A
Para dois ramos, [ 5“’] = % = 4,478 cm® / m / ramo
s

cal

A armadura adotada:

A
—] = ¢16 / /0,20 (10,050 cm® / m / ramo).
S

3.8.3.2.3.2 Direcao longitudinal ou diregao X

O gigante é solicitado nesta direcao pelas acoes da massa do encontro, impulso de
terras e agoes transmitidas pelo tabuleiro. Desprezou-se a compressao do gigante, ou
seja, nao se contabilizaram as forgas verticais a que o gigante esta sujeito.

A combinagao sismica é a mais condicionante para o dimensionamento.

Esforcos atuantes

O esforgo transverso corresponde ao somatoério das forcas horizontais.

Vo =F, =Y F,. =3372,801kN
=1
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O momento fletor é calculado com a multiplicagao da forga pelo seu brago.

m

M,, = (F,, -br)=22251,808 kNm

Ed
i=1

Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras longitudinais ou de flexao foram calculadas recorrendo a uma folha
de célculo, em que se realizaram interpolacoes de armaduras de modo a que as

armaduras em cedéncia sejam suficientes para garantir a seguranca do gigante a flexao.

3x725 ®25//0.10 ®20/ /0,20
i, [ —

 I—
G20
1,20

Irmypruil=o

1,58 | 472 N

6,30

Figura 3.62 — Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras representadas de cor vermelha e de cor azul estdao em cedéncia e

2 o s . ,

correspondem a uma A =240,528cm” e o braco do bindrio de forcas internas é
2z =4,563m.

Esforcos resistentes

O momento resistente ¢ dado por:
M, =A- fwd -z = 240,528 x 434,8 x 10" x 4,563 = 47717,952 kNm
Como M,, =22251,808 < M,, = 47717,952, estd garantida a seguranga ao estado

limite de flexao.

A seccao tem uma altura ttil de:

-3
d=B —rec— % :3,60—0,07—[@]:3,518771

sup
O esforgo transverso resistente é dada pela seguinte expressao:
V., =1-d b =850x3518x1,20 = 3587,850 kN
Tendo em conta que V,, = 3372801 <V = 3587,850, estd garantida a seguranga

ao estado limite de esforco transverso.

Para mais detalhes acerca dos esforcos de calculo para o dimensionamento estrutural

dos gigantes, consultar o anexo Q.
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3.8.3.2.4 Sapata

O encontro tem duas sapatas, uma para cada gigante. As sapatas tém a geometria

apresentada na figura seguinte.

_/ £ Y

L &R0 | L 1.0 M 'J"I B =8E80m
| .!::- -

[— v

Figura 3.63 — Geometria da sapata do encontro

LK)

I

A combinagdo condicionante para o dimensionamento da sapata do encontro é
aquela cuja agao varidvel base é o sismo.

Na base do gigante do encontro existem os seguintes esforgos:
N, =Y F,, . =8604,928kN
i=1

Voo = Fyy = 3372,801kN
j=1

%F s = 1,5><%><908,003 = 681,002 kN

VEdvy - FEd,HT = f}/Q HT,

My, =>"(F,, br,)+> (F,,, b, )=16180,659 kNm
i=1 j=1

M,, =F,,, -br, =—681002x6,710 = —2284,761 kNm

sao as forgas verticais, horizontais longitudinais

erL e erT sao

Em que FEd,V ) FEd,HL € FEd,HT
e horizontais transversais devido as agoes no encontro. E or;,,

os bracos destas forgas.

A sapata do encontro tem um peso préprio com o seguinte valor:

h-B-L=25x150x 8,80 x 4,00 = 1320,000 kN

PPsaputa = Vd,BA
Os valores de cédlculo dos esforcos na base da sapata do encontro sao calculados com

os esforgos anteriores e com o peso préprio da sapata:

N,, =N, + PP, =8604,928 +1320,000 = 9924,928 kN

Edb sapata
M, =M, +V, -h=16180,659+3372,801x 150 = 21239,860 kNm
M, =M, -V, -h=-—2284761-681,00x 150 = —3306,264 kNm

Os esforcos geram as seguintes excentricidades na base da sapata:

Edpbx

My, _ 21239860 _

- Diregao X &6, =7y 9021028 20T

Y

Edp



118
Projeto de Execucao de um Viaduto Rodovidrio em Betdao Armado Pré-esforgado

M,,. \—3306,264\ 0.333m

— Direcao Y: er, = N 9924, 928

Edb

Uma vez que o sismo atua separadamente em cada direcao, considera-se apenas a

excentricidade na base da sapata para a direcao em estudo

3.8.3.2.4.1 Direcao longitudinal ou diregao X
A tensao no solo é o quociente entre o esforco normal na base da sapata e a drea

efetiva da base da sapata.
Ny
= — (3.109)

/
sapata

solo

Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.109)

B'=B—2-ex, =880—2x2140 =4,520m
=B L = 4,520 x 4,00 = 18,080 m*

N
o, =—F"= 2928 _ 548,958 kPa
w4 18,080

sapata

/
sapata

A sapata serd armada na face inferior e na face superior

Armaduras da face inferior na direcao X
As armaduras da face inferior da sapata foram determinadas de acordo com o

método das bielas.
ex, < B/4 ex, > B/4 Planta
i

;‘1\” ke By
V//// 77

FT_ “'igc H[:,_[ Al m __I

T:E;D }J—f— B = &80 m i

B

M m

L

Figura 3.64 — Método das bielas na sapata do encontro na diregao X

Deste método, resultam as expressoes de armaduras da tabela seguinte

Se ez, < — (A" )y =+
b 4 7 l fsyd ) L
N
by [ex —B,-(0,5— kx)]

AF _—
( :()cal d f;yd L b,x

Tabela 3.39 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das bielas na diregcao X

Se eﬂjb"z > Z
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B 8,80
Como a er, , = 2,140 < Z A

= 2,200, entao as armaduras da face inferior sdo

determinadas pela seguinte expressao:

(A5)., = u (3.110)
.2/ eal f;yd . L .
Passos seguidos (célculo da expressao 3.110):
-3
d=h—rec— [%] =1,50—-0,07 — [w] =1420m
R = 5 Lo = % x 4,00 x 548,958 = 9661,656 kN

Precisa-se do coeficiente kl, que é calculado através da interpolacao dos

valores de = e k da tabela seguinte.

a
0
Tabela 3.40 — Interpolagao do coeficiente k
< 0 0,25 0,5 1 1,5
4
I 0,25 0,20 0,15 0,1 0,05

M 16180,659
Edy , B
N = 8604,928 1,880m e a; = B, = 6,300m, obteve-

Ed

Com e=er, =

se por interpolacdo £, = 0,190.

ro=2w B B o5k )} _ 9661656 18,80 4 56 (0,5 0,190)
@ d |4 @ 1,420 4
= 1693,655 kN
R?,m = [B/ — g] Lo, = [4,520 — %] x 4,00 x 548,958 = 263,272 kN
B
p-
RQ.T [ ]
263,272 [4’ 20" 80]
= ! X + 6,30 % (0,5 —0,190)| = 372,849 kN
1,420
F, = max{F, ;F, } = max{1693,655; 372,849} = 1693,655 kN
F 1693,655
(A),  =—= : =9,739cm’ / m

f-L 434,8x107 x 4,00
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Adotou-se como armadura da face inferior: A" = ¢20/ /0,20 (15,710 em® | m)

Armaduras da face superior na direcao X

As armaduras da face superior da sapata na direcao longitudinal sao calculadas com

o modelo apresentado na figura seguinte.

2,445
B T B =880 m J

Figura 3.65 — Modelo de cilculo das armaduras da face superior da sapata na direcao X

A consola estd sujeita ao peso préprio da sapata e do solo que se encontra por cima

da sapata:

=Y, ,, h=25x150=37500kN / m’

sapata d,B

PP =Y, -h = 19x 2,50 = 47,500 kN / m?

solo d,solo solo,acima

O momento atuante maximo é dada pela seguinte expressao.
2 2
M_ = (PP —|—Pffwlo)-@:(37,50+47,50)Xw

Edy sapata

= 254,066 kNm / m
Este momento corresponde a uma armadura de:

(A) —wobd (3.111)

s,x/ cal
syd
Passos seguidos (cdlculo da expressao 3.111): ’

M 254,066
b-d*-f,  1,0x1,420° x20,0 x 10

wzl—\[1—2-,u:1—\/1—2><0,006 = 0,006

(A e = wobed-d = 0,006><1,O><1,420><%><104 = 4,128 cm® / m

[ = 0,006

syd

Adotou-se como armadura da face superior: A~ = ¢16 / /0,20 (10,050 cm® / m)

3.8.3.2.4.2 Direcao transversal ou direcao Y

A tensao no solo é o quociente entre o esforco normal na base da sapata e a drea

efetiva da base da sapata.
N Fd)

= (3.112)

solo /

sapata

Passos seguidos (calculo da expressao 3.112):

L'=L-2exr, =4,00-2x0,333=3334m
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A:n,pa,ta = B ' L/ - 87 80 X 37 334 — 29, 337 m2
N 9924,928
0., = it = S22 = 338,308 kPa
o Aeapata, 297 337

A verificagao estrutural da sapata é feita para as duas diregoes: longitudinal e

transversal.
A sapata serd armada na face inferior e na face superior.

Armaduras da face inferior na direcao Y
As armaduras da face inferior da sapata foram determinadas de acordo com o
método das bielas.
exy, = L/4 exy, o> L/4 Planta
5\ W22 |
F, Fe ._:!
YTy }IL B =830 m _J
Rz |Ry X

L

Figura 3.66 — Método das bielas na sapata do encontro na dire¢ao Y

E deste método deduz-se as expressoes das armaduras da tabela seguinte.

Tabela 3.41 — Férmulas das armaduras da face inferior da sapata pelo método das bielas na diregao Y
L + t,y
Se er, < — (A7 )Caz -
5 4 L i B
Se ex > (A7) _h.[% —L-(OS—k)}
€ by~ sv/eal T g . by 0 ) y
¥ 4 d fq y B
4,0 3 .
=1,000, entdao as armaduras da face inferior da

Como a ea:bﬁy = 0,333 < Z

sapata sao determinadas pela seguinte expressao:
F
(3.113)

Ly

(Af‘ )cal -7 5
A metodologia para o cédlculo das armaduras da face inferior nesta direcao é

semelhante a usada na diregao X e determinou-se a seguinte armadura:

3783,646 —0.889cm’ /m

t,y

(A),, === -1
[+ B 434,8x10 x 8,80
Adotou-se como armadura da face inferior: A" = $20/ /0,20 (15,710 em® / m)
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Armaduras da face superior na direcao Y

As armaduras da face superior da sapata na direcao transversal sao calculadas com

o modelo seguinte.

Figura 3.67 — Modelo de cilculo das armaduras da face superior da sapata na diregao Y

A consola estd sujeita ao peso préprio da sapata e do solo que se encontra por cima

da sapata:

=Y, ,, h=25x150=37500kN / m’

sapata d,B

PP =Y, h. =19x250=47,500kN / m’

solo d,solo solo,acima

O momento atuante maximo é dada pela seguinte expressao:

M. = (PP +PP)(W (37,50 + 47,50) x 40/

Ed;x sapata solo 2

= 170,000 kNm / m

Este momento corresponde a uma armadura de:

(A,),, =w-b-d- L (3.114)
syd
Passos seguidos (célculo da expressao 3.114):

M, 170,000
b-d® f, 1,0x1,420° x20,0 x 10’
wzl—\/l—Z-,u :1—,/1—2><0,004 = 0,004

(A ). = webed-da 0,004 x 1,0 x 1,420 x 20,0

= — 0,004

x 10" = 2,759 cm* / m

syd )

Adotou-se como armadura da face superior: A = ¢16/ /0,20 (10,050 em® /[ m)

3.8.3.2.5 Muro de avenida

Os muros de avenida para este projeto sao de pequena dimensao e desta forma

adotam-se as armaduras habituais em muros com aquelas dimensoes.

3.8.4 Encontro E2

O encontro E2 tem 12,380 metros de altura (h,, =12,380m ) e as tensdes anulam-

se a uma profundidade de 8,08 metros (z,, = 8,08m).

Os célculos sao semelhantes aos do encontro E1 e as armaduras sdo as mesmas.
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Para mais detalhes acerca do dimensionamento geotécnico e dos esforcos de célculo

estrutural dos encontros, consultar os anexos N, O, P e Q.

3.9 APARELHOS DE APOIO E JUNTAS DE
DILATACAO

No presente viaduto ha aparelhos de apoio nos encontros e nos pilares P1 e P6. E

h4 juntas de dilatacao nos encontros.

Para a escolha do aparelho de apoio e da junta de dilacao é preciso conhecer as
cargas e deslocamentos que estao sujeitos. As cargas e os deslocamentos caracteristicos
foram obtidos através do modelo tridimensional no SAP2000, exceto o deslocamento

longitudinal devido aos efeitos diferidos: fluéncia e retracao do betao.

O deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retracao (5C L, €

calculado com a seguinte expressao:

6  =a AT-L (3.115)

c+

Em que:

« — coeficiente de dilatagao térmica, a =10’ °C*;
AT — variacdo de temperatura equivalente;
L — distancia entre o centro de rigidez do viaduto e o ponto onde se quer

conhecer o deslocamento.
Os deslocamentos sao resumidos na tabela seguinte.

Tabela 3.42 — Deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retragao

Localizagao oa_l at L Ocrs
"C] °C] [m] [rm]

El 10° -50,576 160,260 -0,081

P1 10° -50,576 125,260 -0,063

P6 10° -50,576 89,740 -0,045

E2 10° -50,576 124,740 -0,063

Os célculos para encontrar os valores da tabela estao apresentados no anexo R.
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O sentido dos deslocamentos foi considerado de acordo com a figura seguinte:

L6, 260 124, 740)

— a+ 6— -T- E- a+ —

- .R. -
! 2
VA i
E1l F1 | P3 ) P4 Ph P E2

B |

Figura 3.68 — Sentido dos deslocamentos

Os deslocamentos sao positivos ou negativos consoante facam o tabuleiro dilatar ou
encurtar. Os pontos & esquerda do centro de rigidez (C.R.) do viaduto tém um
deslocamento positivo no sentido do encontro E1 e negativos no sentido do encontro

E2. Para os pontos a direita do centro de rigidez acontece o inverso.

3.9.1 Aparelhos de apoio

Os aparelhos de apoio a instalar sao do tipo “Pot Bearing’. Este tipo de aparelho
de apoio é constituido por um cilindro em forma de panela que contém um disco de

neopreno no seu interior que é onde se assenta o pistao metélico.

Estes aparelhos sao escolhidos de acordo com as cargas e deslocamentos que estao

sujeitos.

As cargas serao apresentadas de forma separada de modo que o fabricante aplique

a combinagao prescrita na norma que vier a ser utilizada.

3.9.1.1 Pilares

Os aparelhos de apoio estao presentes nos encontros e nos pilares P1 e P6.

3.9.1.1.1 Pilares P1

Neste pilar foi instalado um aparelho de apoio fixo.

Carga vertical

— Cargas permanentes: N, = F, , = 4736,971kN ; Adota-se 4900 kN ;

— Tvep
— Sobrecargas:
= Méxima: N, = F,. = 1622,957 kN ; Adota-se 1700 kN ;
* Mmima: N, = F,, = —121,640kN ; Adota-se —130kN ;

— Variacao de temperatura:
* Miaxima: Ny, =F' +F/

v.vDT v.yur

= 67,149 + 24,811 = 91,960 kN ;
Adota-se 100 kN ;

= Minima: N;T =F + F

v.vDT v.yur

Adota-se —170kN ;

= —134,297 — 24,811 = —159,108 kN ;
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— Sismo:
» Miéxima: N, = F/, =77,552kN ; Adota-se 90 kN ;
* Minima: N, = F = —T77,552kN ; Adota-se —90kN .

Carga horizontal longitudinal

— Cargas permanentes: H, ., = F = 48,126 kN ; Adota-se 50kN ;

LCP ~— T HLCP

Sobrecargas: H, ., = max{]| |} = max{| —13,429 |;| 14,965 |}

= 14,965 kN ; Adota-se 20kN ;

Fose Bl Py se

Variacao da temperatura:

HL,AT = maX{' Ff;L,VDT + FF;L,VUT |7| F[;;,VDT + F;L,VUT |}
= max{| —0,166 — 98,830 |;| 0,333 + 98,830 |}
= 99,163 kN ; Adota-se 110 kN ;

Sismo: H, , = max{| F, , |;| Fj; , |} = max{| —289,657 |;| 289,657 |}

HLE |7’

= 289,657 kN ; Adota-se 300 kN .

Carga horizontal transversal

— Sismo: HT = maX{‘ F};T,E M FH+T,E

|} = max{| —163,892 |;| 163,892 |}
= 163,892 kN ; Adota-se 170 kN .

3.9.1.1.2 Pilares P6

Neste pilar instalou-se um aparelho de apoio unidirecional que permite

deslocamentos na direcao longitudinal do tabuleiro.

Carga vertical

O célculo das cargas verticais é semelhante ao dos pilares P1.

Cargas permanentes: N, = 4732,581kN ; Adota-se 4900 kN ;

— Sobrecargas:
= Maxima: N, = 1618,050 kN ; Adota-se 1700 kN ;
» Minima: N_, = —113,626 kN ; Adota-se —130kN ;

s¢ T
Variacao de temperatura:
= Maxima: N,, = 96,257 kN ; Adota-se 100 kN ;
* Minima: N, = —163,653 kN ; Adota-se —170kN ;

A

Sismo:

= Méxima: N, =174,102kN ; Adota-se 180 kN ;
* Minima: N, = —174,102kN ; Adota-se —180kN .
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Carga horizontal transversal

O célculo das cargas horizontais transversais ¢ semelhante ao dos pilares P1.
— Sismo: H, = 368,712kN ; Adota-se 390 kN .

Deslocamentos longitudinais

Os deslocamentos sao positivos ou negativos conforme a figura 3.68.

— Deslocamento maximo negativo:
O = (Oop + 80, g) + 6, + q/)Z,VUT Oy = (=7 —45) —105 + 0,30 x (—15)

C+S
= —162mm ; Adota-se —165mm;
— Deslocamento méaximo positivo:
8 = O 65 by Bl = —T 105+ 0,30 x15

= 103 mm ; Adota-se 105 mm .
O aparelho de apoio serd instalado com uma excentricidade de:

ex =206 +06  =105—165=—60mm

max

Instala-se o aparelho de apoio com esta excentricidade com o objetivo de o aparelho

de apoio centralizar com o tempo apds ocorrer os deslocamentos.

3.9.1.2 Encontros

3.9.1.2.1 Encontro E1

No encontro E1 instalou-se um aparelho de apoio unidirecional que permite

deslocamentos na direcao longitudinal do tabuleiro.

Carga vertical

O célculo das cargas verticais é semelhante ao dos pilares P1.
— Cargas permanentes: N, =1813,768 kN ; Adota-se 1900 kN ;
— Sobrecargas:
* Méxima: N, = 915,371kN ; Adota-se 1000 kN ;
* Minima: N , = —182,838 kN ; Adota-se —200kN ;
— Variacao de temperatura:
* Méxima: N,, = 119,486 kN ; Adota-se 130kN ;
* Minima: N, = —63,983kN ;Adota-se —7T0kN ;
—  Sismo:

* Méxima: N, = 16,246 kN ; Adota-se 20 kN ;
* Minima: N, = —16,246 kN ; Adota-se —20kN .
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Carga horizontal transversal

O calculo das cargas horizontais transversais é semelhante ao dos pilares P1.
— Sismo: H, = 454,001kN ; Adota-se 480 kN .

Deslocamentos longitudinais

O calculo dos deslocamentos longitudinais é semelhante ao dos pilares P6.
Os deslocamentos sao positivos ou negativos de acordo com a figura 3.68.

— Deslocamento mdximo negativo: § = —204 mm ; Adota-se —205mm;

— Deslocamento méximo positivo: §' = 102mm ; Adota-se 105mm .
O aparelho de apoio serd instalado com uma excentricidade de:

ex =67 + 6. =105 —205 = —100 mm

max

3.9.1.2.2 Encontro E2

Neste encontro instalou-se um aparelho de apoio unidirecional que permite

deslocamentos na direcao longitudinal do tabuleiro.

Carga vertical

O calculo das cargas verticais é semelhante ao dos pilares P1.

— Cargas permanentes: N, =1813,925kN ; Adota-se 1900 kN ;

— Sobrecargas:
= Méxima: N, = 913,484 kN ; Adota-se 1000 kN ;
» Minima: N_, = —184,368 kN ; Adota-se —200 kN ;

sC
— Variacao de temperatura:
= Méxima: N,, = 117,977 kN ; Adota-se 130 kN ;
* Minima: N, = —62,399kN ;Adota-se —70kN ;
— Sismo:

= Méxima: N, = 36,538 kN ; Adota-se 40kN ;
* Minima: N, = —36,538 kN ; Adota-se —40kN .

Carga horizontal transversal

O célculo das cargas horizontais transversais é semelhante ao dos pilares P1.
— Sismo: H, = 255,996 kN ; Adota-se 270 kN .

Deslocamentos longitudinais

O célculo dos deslocamentos longitudinais é semelhante ao dos pilares P6.

Os deslocamentos sao positivos ou negativos de acordo com a figura 3.68.
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— Deslocamento mdximo negativo: § = —184 mm ; Adota-se —185mm;

— Deslocamento mdximo positivo: §" = 102mm ; Adota-se 105mm .
O aparelho de apoio serd instalado com uma excentricidade de:

er =67 + 6 .. =105 —185 = —80mm

max

3.9.2 Juntas de dilatacao

As juntas de dilatacao tém por principal objetivo impedir o aparecimento de fendas
entre o tabuleiro e os encontros ao absorver os deslocamentos longitudinais. As juntas

de dilatacao estao presentes entre o tabuleiro e os encontros.

3.9.2.1.1 Encontro E1
Os deslocamentos longitudinais sao positivos ou negativos conforme a figura 3.68.

— Deslocamento maximo negativo:

O e = (Op + 6C+S) +0,5-6, + szUT Oy

= (=11 —81) 4 0,50 x (—106) + 0,30 x (—22) = —152 mm
Adota-se —155mm ;
— Deslocamento méaximo positivo:
8 =8 0,585+, 85 = —11 40,50 x 106 + 0,30 x 22
= 49 mm ; Adota-se 50 mm.

Nos cédlculos foi tido em consideracao metade do deslocamento devido & acao sismica

porque ha uma baixa probabilidade de ocorréncia de sismo durante a vida 1til da junta

de dilatacao.

Com o objetivo de evitar choques entre o tabuleiro e o encontro na ocorréncia de

um sismo de grande intensidade, a junta de dilatagao deve ter uma largura de:

a, = 6E =106 mm ~ 110 mm

3.9.2.1.2 Encontro E2
Os célculos neste encontro sao semelhantes aos do encontro El.
Os deslocamentos longitudinais sao positivos ou negativos conforme a figura 3.68.

— Deslocamento mdximo negativo: § = —131mm; Adota-se —140mm;

— Deslocamento méximo positivo: §° = 49mm ; Adota-se 50 mm.

A largura da junta de dilatagao ¢ a, = 6, =105 mm ~ 110mm .



Capitulo 4
Conclusoes

Este trabalho final de mestrado resultou da elaboragao de um projeto de execucao
de um viaduto rodovidrio em betao armado pré-esforcado, na qual se aplicou a
regulamentacao nacional em vigor, nomeadamente o RSA, o REBAP, a EN 1992-1-1,
a EN 1997-1 e a EN 1998-5. Procurou-se cumprir os pressupostos e exigéncias inerentes
a um projeto de execucao de um viaduto rodovidrio, de forma a garantir todas as

condigoes de seguranca, conforto aos utilizadores e durabilidade.

Com a realizacao do projeto de execucao deste viaduto, verificou-se que a agao da
sobrecarga rodovidria ¢ a acao varidvel condicionante para o dimensionamento do
tabuleiro e a acao sismica ¢ determinante para o dimensionamento dos pilares,

encontros e fundacoes.

Constatou-se que os resultados em termos de esforcos e deslocamentos obtidos sao
muito préximos dos resultados obtidos com os modelos simplificados empregues na
Elaboragao do Estudo Prévio do Viaduto (Unidade Curricular de Pontes e Viadutos),
confirmando assim a sua utilidade para efeitos de estimativa expedita de esforcos e

deslocamentos.

A realizacao deste trabalho possibilitou a aplicacao e desenvolvimento de muitos
conhecimentos adquiridos ao longo do curriculo académico na drea de Engenharia Civil.
Embora seja um trabalho essencialmente académico, permitiu adquirir muita

experiéncia na realizacao de um projeto de execucao devido a sua vertente prética.
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Anexo G — Estado limite de largura das fendas — Longo prazo................... G-1
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Anexo O — Estado limite de deslizamento dos encontros........................... O0-1
1. Encontro Bl ... 0-1
2. Encontro B2, . o 0-2
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Dimensionamento Geral 1/1 01/21
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Dimensionamento dos encontros 2/2 05/21
Dimensionamento dos pilares e suas fundagoes| 1/3 06/21
Dimensionamento dos pilares e suas fundagdes| 2/3 07/21
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Encontro E1 — armaduras 1/2 09/21
Encontro E1 — armaduras 2/2 10/21
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Encontro E2 — armaduras 2/2 12/21
Fundagoes de pilares — armaduras 1/2 13/21
Fundagoes de pilares — armaduras 2/2 14/21
Pilares — armaduras 1/1 15/21
Tabuleiro — armaduras 1/2 16/21
Tabuleiro — armaduras 2/2 17/21
Pré-esforgo 1/1 18/21
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Faseamento construtivo esquemético 2/2 20/21
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