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[PROJETO DE EXECUGAO DE UMA OBRA DE ARTE — VIADUTO 3]

RESUMO

Desde os tempos mais remotos que as vias de comunicagdo assumem um papel significativo em
satisfazer as necessidades de deslocacao, mobilidade das pessoas, contribuindo para o desenvolvimento
das sociedades.

As pontes e os viadutos, como infraestruturas das vias de comunicagdo, surgem por necessidade
de transpor obstaculos, tanto naturais como criados pelo homem. Por serem estruturas muito comuns
justifica-se plenamente a sua consideragdo num Trabalho Final de Mestrado.

O presente Trabalho Final de Mestrado consiste no desenvolvimento do Projeto de Execucdo de
um viaduto rodoviario com sete tramos em betdo armado pré-esforgado. Para além dos condicionantes
associados ao projeto viario, & geotecnia e a regulamentagao em vigor, o dimensionamento seré efetuado
respeitando os principios gerais da eficiéncia (resisténcia/servico), da economia e da elegancia.

A regulamentacéo para o dimensionamento de todos elementos estruturais foram o Regulamento
de Seguranca e Agdes para estruturas de Edificios e Pontes (RSA) e o Regulamento de Estruturas de
Betdo Armado e Pré-Esfor¢ado (REBAP), e ainda o Eurocddigo 2 (EN 1992-1-1), o Eurocddigo 7 (EN 1997-
1), € 0 Eurocédigo 8 (EN 1998-5).

A analise estrutural foi realizada com recurso do programa de calculo automatico SAP 2000, para
trés modelos diferentes, nomeadamente, analise longitudinal, a anélise transversal e a analise sismica. E
por intermedio dos esforgos obtidos, procedeu-se a verificacdo da seguranca em relagdo aos Estados
Limites Ultimos e de Utilizagao recorrendo ao Sotware Excel.

O projeto € composto por pegas escritas e pecas desenhadas, em que, nas pegas escritas estio
inseridas a meméria descritiva, calculos justificativos e anexos de célculo. E nas pecas desenhadas fazem
parte 0s desenhos de dimensionamento geral, betdo armado e pormenores.

A comparagao entre o estudo prévio e o projeto de execugdo que advém da utilizagdo de métodos
simplificados na fase de estudo prévio, contra os métodos mais rigorosos usados na fase de projeto de
execugao. E referida, no quarto capitulo de modo a confirmar a utilidade da fase de estudo prévio como

forma de estimativa expedita de esforgos, deslocamentos e tensoes.

PALAVRAS-CHAVE

Viaduto; Véo; Encontro; Pilares; Pré-Esforgo; Projeto de Execugéo; Estado Limite; Betdo Armado.






[FINAL DESIGN OF AN ART WORK — VIADUCT 3]

ABSTRACT

From the earliest times, communication has a significant role in satisfying people's needs for
mobility, contributing to the development of societies.

The bridges and viaducts, as infrastructures of the communication routes, arise due to the need to
overcome obstacles, both natural and man-made. Because they are very common structures, their
consideration in a Final Master's Degree is fully justified.

The present Final Master's Work consists of the development of the Final Design of a road viaduct
with seven span of prestressed reinforced concrete. In addition to the constraints associated with the road
design, geotechnics and codes, the design will be carried out respecting the general principles of efficiency
(service / resistance), economy and elegance.

The regulation used for the structural design of all structural elements was Safety's Regulation and
Actions for Structures of Buildings and Bridges (RSA) and the Regulation of Structures of Prestressed
Reinforced Concrete (REBAP), and still Eurocode 2 (EN 1992-1 -1), Eurocode 7 (EN 1997 -1), and Eurocode
8 (EN 1998 -5).

The structural analysis was accomplished with resource of the program of automatic calculation
SAP 2000, for three different models, namely, longitudinal analysis, the traverse analysis and the seismic
analysis. And through the obtained efforts, she proceeded the safety's verification in relation to States Last
Limits and of Use falling back upon Sotware Excel.

The project is composed by written pieces and drawn pieces, in that, in the pieces writings they are
inserted the descriptive memory, vindicative and enclosed calculations of calculation. And in the drawn
pieces they make part the drawings of general dimensionamento, armed concrete and details.

The comparison among the previous study and the execution project that it occurs of the use of
methods simplified in the phase of previous study, against the most rigorous methods used in the phase of
execution project. It is referred, in the fourth way chapter to confirm the usefulness of the phase of previous

study as form of expedite estimate of efforts, displacements and tensions.

KEYWORDS

Viaduct; Span; Abutment; Pillars; Prestress; Final Design; Limit State; Reinforced Concrete.
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estacas moldadas;

extenséo do betdo a compresséo;

extenséo total de fluéncia;

extenséo total de retragdo;

extenséo dos cabos de pré-esforco;

extenséo das armaduras ordinarias;

alcance das perdas por reentrada das cunhas; coeficiente de esbelteza;

esbelteza limite na diregéo j;

coeficiente; coeficiente de atrito;

coeficiente de redugéo sismica;
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fator do efeito de grupo de estacas;

coeficiente de Poisson; coeficiente de redugdo da resisténcia do betédo fendilhado por
esforgo transverso;

fator de relaxagéo;

taxa geométrica de armaduras;

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

tensédo;

tenséo de compress&o no betéo;

tensédo de compressdo do betdo apds as perdas por atrito e por reentrada das cunhas;
tenséo aplicada na fibra inferior de uma sec¢ao;

tenséo no ago de pré-esforgo;

valor da tenséo de pré-esforgo inicial;

valor da tenséo de pré-esforgo apés as perdas por atrito;

valor da tenséo de pré-esfor¢o apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas;
tenséo de esticamento dos cabos de pré-esforgo;

valor da tenséo de pré-esforgo a longo prazo;

tenséo aplicada na fibra superior de uma secg¢éo;

valor de célculo da tenséo efetiva vertical maxima;

valor de célculo da tenséo efetiva vertical média;

coeficiente; inclinagao; ngulo;

valor basico;

didmetro de um varédo ou da bainha de pré-esforgo;

didmetro adotado;

didmetro exterior da bainha do cabo de pré-esforgo;

angulo de atrito interno do solo;

valor de calculo do dngulo de atrito interno do solo;

coeficiente; angulo;

coeficiente de fluéncia do betdo entre as idades t e t0 em relagdo a deformacéo elastica
aos 28 dias;

coeficiente de redugao; angulo; coeficiente;

tenséo 1 do quadro VI do REBAP;

taxa mecanica de armadura;
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CG centro de gravidade;

CP cargas permanentes;

CR centro de rigidez;

EC eurocodigo;

ELU estado limite dltimo;

ELUtl estado limite de utilizagéo;

EN norma europeia;

EQU estado limite dltimo de equilibrio;
F.S. fator de seguranca;

HL horizontal longitudinal;

HR humidade relativa;

HT horizontal transversal

PE pré-esforgo;

PP peso proprio;

RCP restantes cargas permanentes;
REBAP regulamento de estruturas de betdo armado e pré-esforgado;
RH humidade relativa;

RSA regulamento de sequranga e agbes para estruturas de edificios e pontes;
SC sobrecarga;

SCC sobrecarga concentrada;

SCU sobrecarga uniforme;

VDT variagéo diferencial de temperatura;
vuT variagdo uniforme de temperatura;
VT veiculo tipo.

XVi



CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 Enquadramento

O presente documento refere-se ao “Projeto de Execugdo de uma Obra de Arte — Viaduto 3”.

As Obras de Arte em engenharia civil pertencem as construgdes que requerem uma elevada
especializagao, tanto a nivel estrutural quanto de estética; isto €, necessitam de um elevado rigor na sua
concegao estrutural, assim como tém que estar esteticamente equilibradas com o meio ambiente e outras

infraestruturas envolventes. O grupo é constituido pelas pontes, viadutos e tineis.

Os viadutos so estruturas normalmente construidas sobre um vale seco, uma linha de agua de
pequena importancia, infraestruturas rodo e ferroviarias, asegurando a continuidade da via de comunicagédo

que permite a passagem com comodidade e seguranga de bens e pessoas.

Na elaboragéo do projeto de execugdo consideram-se todas as variaveis e condicionamentos
existentes, tais como o tragado viério, a localizacdo, as agdes atuantes na estrutura, as propriedades dos

materiais, processos construtivos a adotar e o terreno de fundac&o.

Em Portugal para regular a elaboragéo de projetos de estruturas de betdo armado est@o em vigor
o Regulamento de Seguranga e Agdes para Edificios e Pontes (RSA), o Regulamento de Estruturas de
Betdo Armado e Pré-Esforgado (REBAP) e a Regulamentag&o Europeia: os Eurocddigos estruturais, sendo

estes basilares na elaboracao do presente Projeto.
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1.2 Objetivos

Através deste trabalho pretende-se o dimensionamento de um viaduto rodoviario em betdo armado
e pré-esforgado, tendo como base o Estudo Prévio elaborado na unidade curricular de Pontes e Viadutos.

Em todas as situagbes devem ser exemplificadas e respeitadas todas as disposicOes
regulamentares aplicaveis em vigor, nomeadamente o Regulamento de Seguranca e A¢des para Estruturas
de Edificios e Pontes (RSA), o Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-esforgado (REBAP) e
os Eurocddigos estruturais, procurando a correlagéo entre as normas nacionais € a europeia.

A verificagdo da seguranca recomendada pelas regulamentagdes descritas anteriormente,
cumprindo todos os niveis de fiabilidade, funcionalidade, durabilidade e economia exigidos a um projeto
dessa natureza.

Validar os métodos expeditos utilizados no Estudo Prévio, comparando os valores ai obtidos, com

os obtidos na fase de Projeto de Execucéo.

1.3 Estrutura do trabalho

O trabalho esta dividido em cinco Capitulos. O Capitulo 1 é unicamente introdutério. No Capitulo
2 faz-se a descricdo da solucdo adotada, das condicionantes do projeto, dos critérios de verificagédo da
seguranca, dos materiais a utilizar, das metodologias de célculo adotadas e do processo construtivo a
aplicar. Os resultados e respetivos calculos justificativos s&o apresentados no Capitulo 3. A seguir, no
Capitulo 4, apresentam-se as comparacdes entre o Estudo Prévio e o Projeto de Execugao. O Capitulo 5

esta reservado as conclusdes. E por ultimo apresentam-se os anexos de calculo e as pegas desenhadas.

Figura 1-1 — Corte longitudinal do viaduto



CAPITULO 2

MEMORIA DESCRITIVA E JUSTIFICATIVA

No presente Capitulo descrevem-se e justificam-se os aspetos a ter em conta no projeto de
execucdo do viaduto. Tratam-se de temas importantes que contribuem para um maior rigor na elaboragéo
do projeto, procurando dar respostas a todas as exigéncias, tanto de modelag¢do quanto as normativas.

Comega por abordar as condicionantes gerais na elaboragéo do viaduto; apresentando de seguida
as principais solugdes tendo com base as definidas em fase de estudo prévio.

Aborda também os principais aspetos relacionados aos critérios de verificacdo da seguranga,
tendo como base os artigos e clausulas das normas utilizadas, assim como séo apresentados os principais
modelos de calculo, desenvolvidos com o auxilio do SAP2000, programa de calculo automatico.

Por tltimo é feita uma sintese do processo construtivo utilizado, descrito por etapas.

2.1 Condicionantes do projeto

A obra de arte pertence a classe | de pontes e foi dimensionada tendo em conta as condicionantes
presentes, nomeadamente, a obrigatoriedade de respeitar o projeto viario existente, assim como de cumprir
a exigéncia normativa aplicavel. Foram também consideradas as condicionantes geotécnicas existentes no

vale, decisivas nas escolhas das solugdes de fundagéo do viaduto.

A obra de arte esta localizada em ambiente moderadamente agressivo.

Figura 2-1 — Corte longitudinal do vale




MEMORIA DESCRITIVA E JUSTIFICATIVA

2.1.1 RASANTE E PERFIL TRANSVERSAL

A obra de arte desenvolve-se entre os quilometros 0+918,425 e 1+215,425 do tragado, ou seja,
numa extensdo de 297 metros, segundo um alinhamento reto que em termos de perfil longitudinal se

desenvolve num trainel descendente com uma inclinagdo de 2% (ver Figura 2-2 e Figura 2-3).

&
—

Figura 2-2 — Viaduto em planta
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Figura 2-3 — Viaduto em perfil

O perfil transversal do viaduto € representado na (ver Figura 2-4).
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Figura 2-4 — Perfil transversal tipo do viaduto

Este perfil transversal comporta duas vias de trafego, uma em cada sentido, de 3,500 metros de
largura. As bermas s&o de 1,000 metros de largura, enquanto os passeios tém 1,100 metros também de
largura. Logo, a largura total do perfil transversal é de 11,200 metros, sendo a inclinagéo transversal de
2,5% para ambos os lados do eixo de simetria da faixa de rodagem de sentidos opostos e a inclinagdo

transversal nos passeios de 2,0% para o interior.
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2.1.2 GEOLOGIA E FUNDACOES

O solo de fundagao é constituido por trés estratos. O primeiro é composto por terras vegetais de
cobertura, 0 segundo por siltes e saibros alterados e o terceiro por granitos pouco alterados a séos. No
ensaio realizado aos estratos, nomeadamente o ensaio (SPT ), constatou-se que no primeiro estrato o
indice de resisténcia a penetragdo (NSPT) é inferior a 20 pancadas, no segundo encontra-se
compreendido entre 30 a 50 pancadas, € na terceira camada litolégica apresenta valores superiores a 60
pancadas. Assim, com a presente litoestratigrafia, prevé-se que para as fundagbes dos encontros e dos
pilares, afastados da zona de maior desnivel entre a camada mais resistente e a menos resistente, sejam
usadas fundacbes diretas através de sapatas, e para os pilares que se encontram em zonas de maior

desnivel prevé-se o0 uso de estacas profundas.

LITOESTRATIGRAFIA

B TERRAS VEGETAL DE COBERTURA
(Nspt < 20)

m SILTES E SABROS ALTERADOS
{Nspt 30 A 50)

1 GRANITOS POUCO ALTERADOS A SAOS
KA ot > 60

Figura 2-5 — Perfil geoldgico do vale

2.1.3 ZONA SiSMICA

Considerando a localizagdo geogréfica do projeto, e segundo o RSA Artigo 28.° o viaduto esta
inserido na zona sismica A. Deste modo o dimensionamento da ac&o sismica é realizado de acordo os
espetros de resposta quantificados no RSA Artigo 29.2°-Anexo Ill, para agdes do tipo 1 e 2 num terreno

tipo II. Os respetivos espetros podem ser encontrados no presente documento, no Anexo S.

2.2 Solucdo apresentada

2.2.1 CONSIDERACOES GERAIS

No desenvolvimento do projeto procurou-se encontrar uma solu¢do estrutural simples que
estivesse alinhada com as condicionantes do projeto viério; garantido a travessia do vale de forma cdmoda
e segura através de um dimensionamento com beneficios em termos construtivos e econémicos.

A solucéo adotada consiste em um tabuleiro suportado por encontros nas extremidades e por seis
alinhamentos de pilares, cada um com dois pilares. Com sete véos no total, dois junto aos encontros e
cinco entre os alinhamentos de pilares, dimensionados tendo em conta o que se pratica em estruturas do

género e a ndo intersecdo dos alinhamentos de pilares com a estrada municipal existente. Optou-se por
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encontros do tipo perdido, favorecendo a integragdo paisagistica da obra de arte em virtude do seu baixo

impacto ambiental.

(o]
f=r1
=
=
=

c)

Figura 2-6 — a) Disposigéo encontros e pilares; b) Disposi¢do vaos; ¢) Composic¢do do alinhamento de pilares

2.2.2 TABULEIRO

A seccao transversal do tabuleiro adotado, que toma a forma de um “7r ”, € composta por duas

almas longitudinais ligadas por carlingas sobre 0s encontros € pilares, assim como por um banzo superior,
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sendo a mesma em betdo armado pré-esforgado. E uma solugéo econdmica, mas tem fraca resisténcia a

momentos negativos, 0 que, tende a limitar os vaos livres a maximos de cinquenta metros.

' \'%W T
3 ) E—

Figura 2-7 — Perspetiva das trés principais secgdes transversais do tabuleiro;1)zona encontro; 2)zona meio véo e
3)zona pilares

Foram adotados vaos com 45,00 metros de vao corrente e 36,00 metros de vao extremo, por forma
a facilitar o processo construtivo e a permitir maior eficiéncia nas etapas de cofragem e descofragem e,

consequente rapidez no avango dos trabalhos.

45 000
VAD CORRENTE

VA0 €

Figura 2-8 — Perspetiva de parte do corte em planta do tabuleiro

O tabuleiro esta equipado com dispositivos de drenagem em toda sua extenséo, para garantir a

recolha para o exterior da estrutura das aguas pluviais, garantindo assim a seguranga rodoviéria.

2.2.3 PILARES

A obra de arte é composta por seis alinhamentos de pilares, formados por dois pilares circulares

com 1.70 metros de didmetro.

L]

Figura 2-9 — Composig&o dos alinhamentos de pilares

Aligac&o dos pilares ao tabuleiro é realizada de formas distintas, assim como as diferentes alturas

adotadas, como se pode observar no Quadro 2-1 e Figura 2-9.
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Quadro 2-1 - Caracteristica dos alinhamentos de pilares.

Descrigédo P1 P2 P3 P4 P5 P6
Tipo de ligagao Rotulada Monolitica Monolitica Monolitica Monolitica Rotulada
Altura 20,000 31,000 36,000 30,000 24,700 14,300

2.2.4 ENCONTROS

Os dois encontros adotados s&o do tipo perdido. Para além de mais econémicos tém melhor

integragéo paisagistica e ambiental. O encontro E1 tem uma altura de 9,000 metros e o encontro E2 uma

altura de 6,960 metros.

Figura 2-10 — Perspetiva do corte longitudinal dos encontros

Ambos encontros sdo constituidos pelo espelho, viga de estribo, dois gigantes assentes sobre

sapatas individuais, laje de transi¢do e muros de avenida.

2.2.5 FUNDACOES

Os encontros e os pilares P1, P5 e P6 tém fundagdes diretas, ou seja, sapatas. No entanto os
restantes pilares tém fundacgdes indiretas, isto €, estacas agrupadas num macigo de encabegamento que

permitem alcangar o estrato com capacidade resistente.

Hﬂ \

Figura 2-11 — Corte vertical pelas fundagdes dos; a)Pilares P1,P5 e P6; b)Pilares P2,P3 e P4; c)Encontros

Cada encontro tem duas sapatas com dimensao correspondente a largura longitudinal, largura

transversal e altura. Ja nos pilares, cada sapata ou macigo suporta os dois pilares do mesmo alinhamento
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e a sua dimensdo segue a mesma correspondéncia que a anterior. No Quadro 2-2, encontram-se descritas

as caracteristicas das fundagdes.

Quadro 2-2 - Caracteristica das fundagdes

Descrigao E1eE2 P1,P5e P6 P2 P3 P4

Tipo de fundagéo Direta Direta Indireta Indireta Indireta

Dimensao sapata [m]  6,00x3,80x1,20 6,00x12,00x2,50 - -

Dimensao macigo [m] - - 5,00x11,00x2,00  5,00x11,00x2,00  5,00x11,00x2,00
Numero de estacas - - 8 8 8
Altura estacas [m] - - 12,798 15,502 7,684

2.2.6 PORMENORES CONSTRUTIVOS

O enchimento dos passeios é realizado com betao de regularizagao ndo vibrado. Esse enchimento
é limitado pela viga de bordadura e pelo lancil de apoio da guarda de seguranga. Em cada passeio estéo
instalados dois tubos de polietileno com 90,00 milimetros de diametro e trés tubos de polietileno com 40
milimetros de didmetro, destinados a passagem de eventuais cabos de servigo.

Quanto ao revestimento dos passeios é formado por betonilha esquartelada com 2,00 centimetros
de espessura, com uma inclinagéo para o interior de 2,0%.

Os guarda-corpos s&o constituidos por um corrimdo de ago sustentado por montantes de ago
aparafusados as vigas de bordadura. Para uma maior durabilidade, todos os elementos metélicos serdo
devidamente tratados e protegidos contra a corrosao.

Quanto a faixa de rodagem e berma da obra de arte esta revestida por betuminoso com espessura
de 8,00 centimetros, incluindo uma camada de desgaste de 4,00 centimetros.

Todo o tabuleiro esta provido de todos os dispositivos para uma correta drenagem das aguas
pluviais, nomeadamente dois tubos de polietileno com 90 milimetros de didmetro a um quarto de vao.

As superficies do viaduto em contacto com o terreno seréo pintadas para prote¢ao de infiltragdes,

por intermedio de emulsao betuminosa.

2.2.7 MATERIAIS

O viaduto em estudo & composto por betdo armado e betdo armado pré-esforgado que de acordo

com a NP EN206-1, tém as seguintes especificagdes (ver Quadro 2-3).



MEMORIA DESCRITIVA E JUSTIFICATIVA

Quadro 2-3 - Especificagdo do betéo

NP EN 206-1
Classe de Classe de Classe de L PG
- e - do agregado mais Classe de
Descrigéo resisténcia a exposicao teor de .
. . grosso consisténcia
compressao ambiental cloretos D
'max
Regularizagao C16/20 X0(P) - 25 S3
Enchimento C16/20 XC2(P) C10,40 25 S3
-Fundagdes C30/37 XC2(P) C10,40 25 S3
-Elevagodes C30/37 XC4(P) C10,40 25 S3
Encontros
-Laje de
. C30/37 XC2(P) C10,40 25 S3
Transicao
-Fundagdes C30/37 XC2(P) C10,40 25 S3
Pilares
-Elevagdes C35/45 XC4(P) C10,40 25 S3
Tabuleiro C35/45 XC4(P) C10,20 25 S3

Em relacdo as armaduras, recorre-se ao aco A500 NR para as passivas e as de pré-esfor¢o ao
aco Y1860 S7.
Os recobrimentos nominais a adotar sdo de 7,0 centimetros para as superficies em contacto com

o terreno e de 4,0 centimetros para as restantes superficies

2.3 Critérios de verificacao da sequranca e acoes

Analisam-se em seguida os principais critérios de verificagdo da seguranga descritos nas normas

regulamentares.

2.3.1 AcOEs

As agdes permanentes estimadas na verificagdo de seguranga foram:
= Peso proprio da estrutura;
= Restante carga permanente;
= Pré-esforco;
= Efeitos diferidos (fluéncia, retragéo e relaxacéo).
Como agdes variaveis foram consideradas:
= Sobrecarga rodoviaria (uniforme e linear);
= Sobrecargas nos passeios;
= Veiculo tipo;
= Variagédo (uniforme e diferencial) de temperatura;

= Sismo.

10
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2.3.2 VERIFICAGAO DA SEGURANCA

Para a verificagao da seguranga, foram tidas em consideracdo as normas em vigor.

Assim sendo para as a¢des, combinagdes e critérios a considerar na seguranga estrutural da obra
de arte, foram as propostas no Regulamento de seguranga e A¢des para Estruturas de Edificios e Pontes
(RSA) e no Eurocddigo 0 (EN 1990).

No dimensionamento e célculo estrutural foram consultados o Regulamento de Estruturas de
Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP), Eurocodigo 2 (EN 1992-1-1), Eurocodigo 7 (EN 1997-1) e o
Eurocédigo 8 (EN 1998-5).

A seguranca do tabuleiro foi verificada considerando os casos mais desfavoraveis contemplados
para os Estados Limites de Utilizagdo (ELUtil) e para os Estados Limites Ultimos (ELU).

No que diz respeito ao dimensionamento dos pilares, consideraram-se o estado limite ultimo de
flexdo afetado com o efeito de segunda ordem e o estado limite de esforgo transverso. Ja para os encontros
foi considerado o estado limite ultimo de resisténcia do solo (GEO), o estado limite de perda de equilibrio
(EQU) e o estado de rotura estrutural (STR).

+ Estados Limites de utilizagao
Os estados limites de utilizagao a considerar, segundo o REBAP Artigo 11.° foram:
¢ Estado Limite de Fendilhag&o:
> Estado Limite de Descompressao;
» Estado Limite de Largura de Fendas.
¢ Estado Limite de Deformacé&o.
Na verificagdo do estado limite de descompressao aplica-se a combinagéo quase-permanente de
acdes, ja para o estado limite de largura de fendas é utilizada a combinagéo frequente de agbes. Ja o
estado limite de deformac&o no qual se aplica a combinagao frequente de a¢des, ndo é condicionante numa

obra em que se aplica o pré-esforco.

a) Combinacao quase-permanente

Eqp = ZGI,k +F + ZV/Z,:' X Qi,k [2.1]
J=1 i=1

Em que:

G,, — Esforgo resultante de uma agdo permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

P, - Esforco resultante da agéo do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;

Q,, - Esforco resultante de uma ag&o variavel, tomada com o seu valor caracteristico;

w,, — Coeficiente de redugéo (y/, ), correspondente & agdo variavel de ordem .

11
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b) Combinagao frequente

Efreq = ZGj,k +F +yy, 'Q1,k + Z‘//z,i 'Qi,k [2.2]
j=1 i=1

Em que:
Gy - Esforco resultante de uma acdo permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

P, — Esforco resultante da acéo do pré-esforco, tomada com o seu valor caracteristico;
k
Q,, - Esforgo resultante de uma agao variavel considerada como agao variavel base da

combinag&o, tomada com o seu valor caracteristico;

Q,, - Esforgo resultante de uma agéo variavel acompanhante da agéo de base, tomada
com o seu valor caracteristico;

., — Coeficiente de reducéo (v, ) da agéo variavel base;

w,,; — Coeficiente de redugéo (y/, ), correspondente & agéo variavel de ordem .

% Estados Limites de Ultimos
A seguranga ao estado limite Ultimo é assegurada segundo o REBAP Artigo 47.1° e 0 ECO Artigo
6.4.2 (1) pela seguinte expressao:
E, <R, [2.3]
Em que:
E, - Valor de calculo do esforgo atuante;
R, - Valor de calculo do esforgo resistente.

No presente projeto foi realizado um estudo relativamente aos estados limites Ultimos

comtemplando as seguintes verificagdes:
i. Flexao
M., <M., [24]

Em que:

M_, - Valor de célculo do momento atuante;

M, - Valor de calculo do momento resistente.

ii. Esforco transverso

v, <V, [2.5]

Em que:

12
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Ve, — Valor de célculo do esforgo transverso atuante;

Vg — Valor de célculo do esforgo transverso resistente.

Combinacoes efetuadas

Com base no RSA Artigo 9.2° para a verificacdo da seguranga aos estados limites ultimos de

flexdo e de esforg

Em que:

Para alé

0 transverso foi considerada a combinagao fundamental de agdes, descrita de seguida.

E,= 276,j 'Gj,k +75-F + Yok 'Q1,k +Z7’o,/ W, ‘Qi,k [2.6]
= i—2

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

caracteristico;

P, - Esforco resultante da agéo do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;

Q,, — Esforgo resultante de uma ag&o variavel considerada como ag&o variavel base da

combinag&o, tomada com o seu valor caracteristico;

Q, — Esforco resultante de uma acéo variavel acompanhante da agéo de base, tomada

com o seu valor caracteristico;

7s,; — Coeficiente de seguranca relativo as agdes permanentes;
Ya1: Vo, — Coeficiente de seguranca relativo as agdes variaveis;
w,,; — Coeficiente de redugéo (1, ), correspondente a agéo variavel de ordem .

m da combinag&o anterior, dada a forte componente horizontal gerada pela agao sismica,

na analise dos pilares, encontros e respetivas fundagdes, houve a necessidade de considerar a combinagéo

sismica referida t

Em que:

ambém no RSA Artigo 9.2°, apresentada de seguida.

E,= ZGM +PB +7q A +ZW2,/ -Qy [2.7]
j=1 i=2

G - Esforco resultante de uma acdo permanente, tomada com o seu valor

caracteristico;

P, - Esforco resultante da agéo do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;

A, - Esforgo resultante de uma agdo sismica, considerada como agdo de base da

combinag&o, tomada com o seu valor caracteristico;

Q,, — Esforgo resultante de uma ag&o variavel considerada como ag&o variavel base da

combinagao, tomada com o seu valor caracteristico;
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Q,, — Esforgo resultante de uma acéo variavel acompanhante da agéo de base, tomada

com o seu valor caracteristico;

7o — Coeficiente de seguranga relativo as agdes variaveis;
.7p . — Coeficiente de seguranga relativo as agdes do pré-esforgo;
w,,; — Coeficiente de redugéo (y,) de 2° ordem, correspondente a agao variavel de

ordem /.
+ Coeficientes parciais de seguranga
O método dos coeficientes parciais de seguranga consiste na majoragédo das agdes e minoragéo
das propriedades das materiais, sendo que os valores numéricos dos mesmos permitem garantir um nivel

de fiabilidade admissivel.

i Dimensionamento estrutural (STR)

Para o dimensionamento estrutural, tendo como base o referido no ECO Anexo A, utilizaram-se os

coeficientes parciais de seguranga referidos no Quadro 2-4.

Quadro 2-4 - Coeficientes parciais de seguranga das agdes para o dimensionamento estrutural

Acoes Designagéo Efeito Desfavoravel Efeito Favoravel
PP Ve 1,3
Permanentes RCP Ve 1,50 1,00
PE 7p 1,20
Variveis Ya 1,50 0,00

ii. Dimensionamento geotécnico (EQU e GEO)

No dimensionamento geotécnico, também com base ao referido no ECO Anexo A, aplica-se 0s

coeficientes parciais de seguranga das agdes observadas no Quadro 2-5.
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Quadro 2-5 - Coeficientes parciais de seguranga das agdes para o dimensionamento geotécnico

EQU GEO
Acoes Designagao

Aeaqu A1 A2
Desfavoravel 1,10 1,35 1,00

Permanentes Ve
Favoravel 0,90 1,00 1,00
Variavel Desfavoravel y 1,50 1,50 1,30

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

Sismo Ya
Favoravel 0,00 0,00 0,00

Os coeficientes parciais de seguranca para as propriedades dos materiais, por sua vez sdo 0s

indicados no Quadro 2-6.

Quadro 2-6 - Coeficientes parciais de seguranga das propriedades dos materiais

Geral Sismo
Propriedades dos materiais Designagao
M1 M2 Me equ Meceo
Angulo de atrito Vo ’ 1,00 1,25 1,25 1,10
Peso volumico Yy 1,00 1,00 1,00 1,00

Por fim, quando se escolhe a por aplicagao de estacas moldadas, a resisténcia do solo tem os

seguintes coeficientes de seguranca, ver Quadro 2-7.

Quadro 2-7 - Coeficientes de seguranca para as capacidades resistentes em estacas moldadas

Resisténcia Designagéo R1 R4

Na ponta 7o 1,25 1,60

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

Quando se trata de uma combinagéo do qual a agdo varidvel base nao seja a agéo sismica, a
abordagem de célculo tipo 1 de acordo com EC7 Artigo 2.4.7.3.4.2 (1), apresenta as seguintes combinagdes

de coeficientes, ver Quadro 2-8.
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Quadro 2-8 — Combinagdes de coeficientes para a abordagem de calculo 1 para as agdes variaveis exceto 0 sismo

Estado limite dltimo Combinagao
EQU Aequ “+" M2 “+" R1
1 A1“+"M1“+"R1
Geral
2 A2 “+" M2 “+”R1
GEO
1 A1“+" M1 “+"R1
Estacas
2 A2 “+”M1“+" R4

De acordo com 0 EC8-5, no caso em que a agéo variavel base é a agdo sismica os coeficientes
parciais de seguranca, relacionam-se de acordo ao Quadro 2-9.

Quadro 2-9 — Combinag&o de coeficientes para a abordagem de célculo 1 para a agdo sismica

Estado limite Gltimo Combinagao
EQU A“+" Megau “+”R1
GEO A"+ Megeo “+" R1

Quando se esta presente a agao sismica como ac¢ao varidvel base, os coeficientes parciais de
seguranca da resisténcia do solo a utilizar sdo as do tipo R7 e ndo do tipo R4, devido ao caracter

instantaneo da agao sismica.

@,

+» Coeficientes de redugao

Os coeficientes de reducéo aplicaveis as acdes variaveis, apresentam-se no Quadro 2-10.

Quadro 2-10 - Valores dos coeficientes de reducéo

Designagéo
Acéo variavel
Y Vi ¥,
vuT 0,6 05 0,3
VDT 0,6 05 0,3
Sismo 0,0 0,0 0,0
0,2
SC 0,6 04 0,0
(AVB: Sismo)

2.4 Modelos de calculo

Por forma a obter os valores caracteristicos dos esforgos atuantes da estrutura, efetuaram-se trés
modelos recorrendo a um programa de calculo automatico reconhecido, SAP2000. Os trés modelos

compreendem a analise longitudinal, a andlise transversal e a andlise sismica.
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Posteriormente com auxilio do software Excel os valores caracteristicos séo tratados e aplicados

as expressdes a serem cumpridas no que concerne as normas em vigor.

2.4.1 MODELO DE ANALISE LONGITUDINAL

Para a analise longitudinal foi considerado um modelo composto por uma Unica viga continua,
repartida por sec¢des de diferentes caracteristicas, em que se consideram os tramos e restricdes, no qual
0 primeiro apoio representante do primeiro encontro € fixo e os restantes apoios sdo moveis em

representacgao dos pilares e do segundo encontro.

Figura 2-12 — Modelo de analise longitudinal do tabuleiro

Neste modelo s&o aplicados varios carregamentos, nomeadamente o peso préprio do tabuleiro,
as cargas equivalentes a agdo do pré-esforco, as restantes cargas permanentes, as sobrecargas

longitudinais e a variagao diferencial de temperatura.

2.4.2 MODELO DE ANALISE TRANSVERSAL

A analise transversal dos esforcos caracteristicos atuantes no tabuleiro é feita recorrendo a um
modelo tridimensional composto por malhas de elementos finitos de 0,5x0,5m. O modelo toma o
comprimento do véo corrente da obra de arte correspondente a 45,00 metros e esta encastrado nas
extremidades, dado que os deslocamentos verticais sao reduzidos, assim como a existéncia de simetria

aproximada dos momentos nas secgdes do tabuleiro na zona dos pilares (ver Figura 2-13).

Figura 2-13 — Modelo de analise transversal do tabuleiro

Neste modelo s&o aplicadas todas as acbes aplicaveis, nomeadamente o peso proprio do

tabuleiro, as restantes cargas permanentes, o veiculo tipo e as sobrecargas nos passeios

17



MEMORIA DESCRITIVA E JUSTIFICATIVA

2.4.3 MODELO DE ANALISE SiSMICA

Trata-se de um modelo tridimensional, com a finalidade de dimensionar os pilares, encontros e
fundagdes. Tanto os pilares como o tabuleiro foram modelados procurando garantir as condicdes de ligagéo

tabuleiro-pilar e tabuleiro-encontro através de “constraints” e “releases”, com base em cada tipo de ligag&o.

Figura 2-14 — Modelo de analise sismica

\

Os pilares e o tabuleiro foram modelados como elementos de barra (“frame”), apresentados na
figura acima na vista “extrude” do SAP2000. No modelo foram aplicados todos os carregamentos para
andlise longitudinal, nomeadamente peso prdprio, pré-esforgo, restantes cargas permanentes, sobrecargas

longitudinais, ag&o sismica e a variagdo diferencial e uniforme da temperatura.

2.5 Processo construtivo

O processo construtivo adotado no presente projeto foi ao encontro da solugdo mais utilizada em
Portugal, sendo este caracterizado pela betonagem “in situ” do tabuleiro, pelo método de construg¢édo tramo
a tramo com recurso a cimbres inferiores méveis auto langaveis e cimbre ao solo.

A obra de arte é composta por dois encontros (E1 e E2), seis alinhamentos de pilares; em que
cada alinhamento é constituido por dois pilares; e um tabuleiro que dispde de sete tramos; em que o
primeiro comega no encontro E1 e termina a um quinto do segundo véo. Do segundo ao sexto vao, 0s
tramos comegam a um quinto do vao e terminam a um quinto do v&o seguinte. Ja o sétimo tramo comeca
a um quinto do sétimo vao e termina no encontro E2. Os tramos s&o betonados sequencialmente de forma
individual, sendo a continuidade do tabuleiro assegurada pelas juntas de betonagem localizadas a um
quinto do v&@o onde os valores do momento fletor sdo menores. As etapas construtivas do tabuleiro séo
realizadas no sentido do E1 para o encontro E2, conduzidas por uma frente de trabalho apenas.

No global, o processo construtivo da obra de arte contempla cinco fases.

Numa primeira fase é executada a implantagao da obra. De seguida é realizada a desmatag&o e
a decapagem do terreno com aproximadamente trinta centimetros de profundidade na area de trabalho. No
seguimento inicia-se a abertura dos caboucos para as fundagdes e a respetiva aplicagdo do betao de

regularizacdo. Seguidamente é necessario iniciar os trabalhos de corte e dobragem das armaduras,
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seguidos da aplicagéo e consecutiva realizagao da cofragem e respetiva betonagem. Realiza-se de seguida
a armacao, cofragem e betonagem parcial dos E71 e E2, sendo a construgéo total dos mesmos condicionado
pela necessidade de aplicagdo do pré-esforgo. Segue-se a armacéo, cofragem e betonagem dos pilares.
Logo apds os trabalhos de descofragem dos encontros e pilares, é executada a montagem dos aparelhos
de apoio nos mesmos.

Na segunda fase dos trabalhos da-se inicio & execugéo do primeiro tramo do tabuleiro. Deste
modo procede-se a colocagdo do cimbre movel, onde se realiza a cofragem do primeiro tramo até um quinto
do segundo vado. Subsequentemente executa-se o corte, dobragem e aplicagao das armaduras passivas e
das bainhas para a passagem dos cabos de pré-esforgo. Procedendo-se depois a betonagem. Assim que
viabilizado faz-se a passagem dos cabos de pré-esforco e executa-se o esticamento dos cabos. Depois da
concluséo dos trabalhos no primeiro tramo avanca-se o cimbre mével para o segundo tramo, repetindo os
trabalhos anteriores. Entretanto, executa-se o espelho do encontro E7 e finaliza-se os restantes pilares
deixando as armaduras de espera para posterior ligagdo monolitica com o tabuleiro.

A fase trés dos trabalhos consiste na execugéo do segundo tramo do tabuleiro, com recurso aos
mesmos processos realizados no primeiro tramo. Repete-se este procedimento até ao quinto tramo.

Na quarta fase, apds conclus&o do quinto tramo, desinstala-se o cimbre mdvel e monta-se o cimbre
ao solo para a realizagdo do sexto e sétimo tramo, que fecha a construcdo do tabuleiro. Faz-se a
desmontagem do cimbre ao solo e assim que possivel procede-se a realizagéo do espelho do encontro E2.

Por fim, na fase cinco, executam-se todos os trabalhos de acabamentos, montagem de
equipamentos e elementos constituintes do tabuleiro, como: viga de bordadura, guardas de seguranca,

dispositivos de drenagem, pavimento da via e outros.
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CAPITULO 3

CALCULOS JUSTIFICATIVOS

3.1 Propriedades geométricas do tabuleiro

O tabuleiro apresenta uma secgao transversal em 1. Sendo esta composta por um banzo superior,
duas almas longitudinais e por um travamento denominado por carlinga, que se situa nas zonas de apoio,
isso € onde estao dispostos os pilares e encontros.

Devido a necessidade de representar em modelagdo no SAP2000 a variagéo da secgao registada
na zona dos apoios, geraram-se trés secgdes S1, S2 e S3, que tém as seguintes disposicdes (ver Figura
3-1).

Figura 3-1 — Perspetiva em planta do corte da seccéo transversal e denominagéo das secgdes adotadas

Da observagao da figura anterior constata-se que longitudinalmente as secgdes S2 e S3 tém um
comprimento de 2,250, englobando a zona de varia¢do do tabuleiro, ja a sec¢do S7, corresponde a zona
corrente do vao.

Transversalmente, a zona de variagéo do tabuleiro correspondente a S2 e S3 e varia em largura
a partir de S7, com 0,600 metros e S3 na zona de apoio com 1,900 metros, apenas nas faces interiores

das almas. (ver Figura 3-2).
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Figura 3-2 — Corte transversal na zona de variagéo do tabuleiro e denominag&o das secgdes

0,050 | 1,900 | 0,050
I

A diferenca entre as trés secgdes é a largura da alma que aumenta da secgéo corrente S7 para a
secgao de apoio S3.

No Quadro 3-1 apresentam-se as propriedades geométricas das secgdes adotadas, tendo havido
um tratamento diferenciado nas sec¢des S2 e S3, uma vez que foram considerados para suas propriedades

as larguras médias das almas nas respetivas secgdes.

Quadro 3-1 - Propriedades geométricas da secc&o transversal do tabuleiro

Secgdo
Propriedades
S1ou corrente S2 S3 ou de apoio

Area [m2] 6,148 6,972 8,616
Inércia [m¢] 4,697 5,460 6,811
Perimetro [m] 32,613 32,614 32,615

Vsup [M] 0,860 - -

Vinf [m] 1,940 - -

E de referir que as secgBes S2 e S3 sdo apenas utilizadas no modelo de calculo, no software
SAP200. E também que os valores de Virre de Vs, quando aplicados, correspondem apenas ao da se¢éo
S1.
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3.2 Materiais

No Quadro 3-2, apresentam-se as propriedades do material betdo para os diferentes elementos.

Quadro 3-2 - Propriedades dos materiais

Betio Classede ¢ '\pa] f,[MPa] f,[MPa] f, [MPa] f, [MPa] E,[cPa] &[]
betdo
Regularizagéo C16/20 16000 10667 24000 1,900 1300 29000 3,500

Encontros e fundagoes C30/37 30,000 20,000 38,000 2,900 2,000 33,000 3,500

Pilares e fundagdes,

. C35/45 35,000 23,333 43,000 3,200 2,200 34,000 3,500
tabuleiro

Foram empregues dois tipos de a¢o, um para armaduras ordinarias e outro para o pré-esforco.

No Quadro 3-3, apresentam-se as propriedades das armaduras ordinarias.

Quadro 3-3 - Propriedades das armaduras ordinéria

cassdeso  Fn[WPA]  F,[MPa]  E[GPa] [kl

Armaduras ordinarias A500 NR 500,000 434,783 200,000 2,174

Ja para o ago de pré-esforco que é usado apenas no tabuleiro, as suas propriedades sdo as
seguintes (ver Quadro 3-4).

Quadro 3-4 - Propriedades do ago de pré-esforco.

Aco Classedeago Fou[MPa] F, [MPa] F,[MPa] E,[GPa] &,,[%o]
Aco de pré-esforco Y1860 S7 1860,000 1670,000 1400,000 195,000 7,200
3.3 Acdes

No que diz respeito as agles, estas foram quantificadas tendo em conta o preconizado na
regulamentacdo em vigor, por forma a verificar a seguranga dos elementos condicionantes aos estados
limites de utilizagao e Ultimos descritos no capitulo anterior.

3.3.1 DADOS DE DIMENSIONAMENTO

Para o efeito de dimensionamento, considerou-se a ponte como sendo da classe | e localizada na
zona sismica A.
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3.3.2 ACOES PERMANENTES

S&o consideradas agbes permanentes aquelas que tém valores constantes ou que sofrem
pequenas variagdes em torno do seu valor médio no tempo de vida Util da estrutura.

Para efeito de dimensionamento foram consideradas como agdes permanentes o peso prdprio
(PP), a restante carga permanente (RCP), o pré-esforgo (PE) e os efeitos diferidos (fluéncia, retragao e
relaxacao).

l. Peso proprio da estrutura

Para efeito de quantificagdo do peso proprio dos diferentes elementos da estrutura, foram

considerados diferentes pesos especificos associados aos distintos materiais, nomeadamente:

= Betdoarmado — y, =25 kN ' m®;
= Betdo regularizagdo ou simples — y, =24 kN ~m®;
= Ao —y, =TTkN m’.

Il Restantes cargas permanentes

As restantes cargas permanentes correspondem ao peso dos elementos néo estruturais

pertencente a obra de arte, nomeadamente (ver Quadro 3-5).

Quadro 3-5 — Restantes cargas permanentes

Elemento Peso especifico Area[m?] Carga [kN/m]
[kN/m?]
Viga de bordadura 25,000 0,100 2,500
° Guarda-corpos - - 1,000
% Enchimento dos passeios 25,000 0,093 2,232
= Lancil 25,000 0,113 2,825
Guarda de seguranga - - 1,000
Tapete betuminoso 24,000 0,720 17,280
Total (RCP) 42,150

Relativamente ao tapete betuminoso esse tem uma espessura de 0.08 metros e é aplicado na
faixa de rodagem que tem uma largura de 9,00 metros
ll.  Pré-esforco
Para a analise da ag&o, devido ao pré-esforgo, calcularam-se cargas equivalentes ao pré-esforgo
atuantes na estrutura. O célculo dessas cargas equivalentes encontra-se detalhado convenientemente no
subcapitulo posteriormente dedicado ao pré-esforgo.
IV.  Efeitos diferidos
Os efeitos diferidos sdo fenémenos caracteristicos dos materiais, como a fluéncia e retragéo do
betdo assim como relaxagdo dos agos. O célculo desses efeitos respeita os requisitos mencionados no

EC2 e considerou-se uma temperatura constante no valor de 20°C, durante a vida 0til da obra de arte.
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3.3.3 ACOES VARIAVEIS

Como o nome indica, as agdes variaveis, sdo agdes que tém valores com variagao apreciavel em
torno do seu valor médio durante a vida util do elemento em que estas atuam.
As agdes variaveis atuantes na obra de arte consideradas no dimensionamento sao; veiculo tipo
(VT), sobrecarga uniforme (SCU), sobrecarga linear (SCL), sobrecarga concentrada (SCC), variagdo
diferencial da temperatura (VDT), variagéo uniforme da temperatura (VUT) e sismo (E).
. Veiculo tipo (VT)
O veiculo tipo considerado é o indicado no RSA Artigo 41.° para pontes rodoviarias da classe |

(ver Figura 3-3).

s i s
S H-—H—-4
eixo do veiculo
I8 08

3l 2 a

Figura 3-3 — Veiculo tipo

Veiculo composto por trés eixos equidistantes, afastados entre si 1,500 metros, cada eixo
constituido por duas rodas afastadas 2,000 metros. Cada uma das seis superficies de contacto das rodas,
com dimensdes a=0,20 e b=0,60 metros representa uma carga transmitida Q=100kN.

Il. Sobrecarga uniforme (SCU)

A acdo da SCU é analisada tanto na dire¢éo longitudinal como na diregao transversal do tabuleiro
do viaduto.

Na direg&o longitudinal a sobrecarga uniforme considera-se como uma carga distribuida ao longo
de toda a largura da secgdo transversal do tabuleiro, disposta ao longo de toda a faixa de rodagem e
passeios, tomando o valor de 4,000kN /m2. Para introducdo deste valor nos modelos de calculo automatico
realizados por intermedio do Software SAP2000, modificou-se a SCU para uma linear ao multiplicar-se a
carga uniforme pela largura da secgéo transversal do tabuleiro, ou seja, 4,000x11,200=44,800kN /m.

Ja na analise da diregéo transversal nos passeios, o carregamento para SCU tomou o valor de
3,000kN /m2, aplicadas exclusivamente sobre os passeios da obra de arte.

M. Sobrecarga linear (SCL)

A SCL tem o valor de 50kN /m, aplicada numa extens&o de 9,000 metros correspondentes a faixa
de rodagem do viaduto. Este carregamento é aplicado exclusivamente na dire¢é&o longitudinal, deste modo
usou-se cargas concentradas com o valor de 50,000x9,000=450,000kN com afastamento de 1 metro ao
longo de todo comprimento do tabuleiro, o efeito destas cargas na estrutura é muitas vezes denominado

por efeito de “faca’.
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IV.  Sobrecarga concentrada no passeio(SCC)

A SCC atua no ponto extremo do passeio e tem o valor de 20,000 kN. E estudada apenas na
diregao transversal do tabuleiro da obra de arte.

V.  Variacdo diferencial de temperatura (VDT)

A VDT foi aplicada segundo dois gradientes térmicos, um positivo de 10°C e outro negativo de -

5°C, correspondente ao aquecimento durante o dia e ao arrefecimento durante a noite, respetivamente.

O gradiente positivo da temperatura é dado por: Vb1 = 10 =3,571°C/m.
alma 2’800
O gradiente negativo da temperatura é dado por: \2DT = % =-1,786°C/m.

alma
No qual ham, € a altura da alma da secgéo transversal do tabuleiro.

VI.  Variacédo uniforme de temperatura (VUT)

Segundo o indicado no RSA, Artigo 18° a VUT varia entre +15°C para estruturas de betdo armado

e pré-esforgado ndo protegidas constituidas por elementos de pequena espessura.
VI.  Sismo (E)

A obra de arte encontra-se na zona sismica A, que corresponde a um coeficiente de sismicidade
de a=1 segundo o RSA, artigo 29°. Para simular a a¢do do sismo no viaduto, realiza-se uma analise
dindmica por espectro de resposta, sendo empregue 0s espetros de respostas fornecidos pelo RSA para a
acao do tipo 1 e tipo 2 num terreno tipo Il.

Segundo ainda o RSA, a acdo sismica atua separadamente em cada diregdo, nomeadamente
direc@o longitudinal e dire¢éo transversal. Neste contexto, cada elemento foi dimensionado de acordo com
0 caso mais desfavoravel.

As duas agdes sismicas referidas anteriormente, associadas ao tipo de terreno, originam quatro

casos de sismos:

a) Direcdo longitudinal (eixo X):

= S1x- Agao sismica tipo | em terreno tipo II;
= S2x - Agao sismica tipo Il em terreno tipo Il.

b) Direcao transversal (eixo Y):

= S1y - Agao sismica tipo | em terreno tipo II;

= S2y - Agao sismica tipo Il em terreno tipo Il.
De acordo com 0 REBAP, Artigo 33° e considerando uma estrutura de ductilidade normal em que
a energia transmitida pelo sismo é maioritariamente absorvida por flexdo nos pilares, obtém-se um
coeficiente de comportamento sismico (7 =2). Deste modo, os esforgos devido a agéo sismica séo

divididos pelo coeficiente referido anteriormente, mas os deslocamentos mantém-se inalterados.
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Na Figura 3-4 apresentam-se as configuragdes modais e respetivas frequéncias de vibragéo para

0S primeiros cinco modos, obtidas a partir da analise modal no software SAP2000, modelo sismico.

Modo 1| f=0,602 Modo 2 | f=0,634

Modo 3 | f=1,041 Modo 4 | f=1,871

Modo 5 | f=2,872 Modo 6 | f=3,133
Figura 3-4 — Modos de vibracéo

Observa-se que para 0 1°3°4° e 6° modo, a tendéncia de oscilagdo é segundo a diregéo
transversal, 0 mesmo ja ndo se verifica para 0 2° modo que oscila segundo a dire¢o longitudinal, assim

como para 5° modo que oscila orientado pela diregao vertical e longitudinal simultaneamente.
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E importante referir que por defeito no software SAP2000, a anélise modal é realizada para doze
modos. No Quadro 3-6, apresentam-se os fatores em massa de participagdo modal e as a respetivas

frequéncias para os primeiros seis modos de vibracao:

Quadro 3-6 — Fatores em massa de participagdo modal

Fatores em massa de participagédo modal [%]

Modo f[H]
Longitudinal (eixo X) Transversal (eixo Y) Vertical (eixo 2Z)
1 0,602 0,000 73,171 0,000
2 0,634 91,901 0,000 0,000
3 1,041 0,000 1,683 0,000
4 1,871 0,000 9,091 0,000
5 2,872 0,004 0,000 0,006
6 3,133 0,000 0,050 0,000

Observa-se que para o primeiro modo de vibragéo 73,171% da massa € solicitada para participar
neste modo de vibrar, que se realiza na diregéo transversal segundo o eixo Y. E para o segundo modo
91,901% da massa é solicitada para participar no modo de vibrag&o, segundo a dire¢édo longitudinal eixo
X. Nos restantes modos verifica-se que a participacdo em massa para 0 modo de vibrar da estrutura fica

abaixo dos 10%.

3.4 Pré-esforco

O efeito do pré-esforgo foi definido equilibrando 95% das cargas permanentes, nomeadamente o
peso proprio e as restantes cargas permanentes. Este necessita de um pré-dimensionamento, ou seja, uma
estimativa da quantidade de armadura de pré-esforgo para verificagdo da seguranga da estrutura,
especificamente ao estado limite de descompressao.

O ago dos cabos de pré-esforgo pertencem a classe Y1860 S7.

3.4.1 TRACADO DO CABO DE PRE-ESFORCO

Na defini¢do do tragado teve-se em conta algumas condigdes iniciais tais como a definicdo do
tracado dos cabos, optando-se por um tragado paraboélico com excentricidades maximas dependentes das
dimensdes das bainhas e do recobrimento. Assim, procurou-se garantir que nos pontos de inflex&o o valor
da tangente a esquerda fosse igual ao valor da tangente a direita para garantir a continuidade do cabo.

0O tragado do cabo que descreve parabolas, no caso de segundo grau e estas sao definidas pela

expressao:

y=ax’+bx+c [3.1]

28



PROJETO DE EXECUGAO DE UMA OBRA DE ARTE — VIADUTO 3

Os pontos mais altos da parabola encontram-se dispostos nas zonas dos pilares e os mais baixos
nas zonas de meio vdo. Porem, tanto o ponto de inicio, como o de fim das parabolas, ou seja, nas zonas
dos encontros os cabos estéo situados no centro de gravidade do tabuleiro.

Visto que a construgéo do tabuleiro é realizada tramo a tramo, a tens&o de esticamento dos cabos
é aplicada na seccao final de cada tramo, que correspondem as juntas de betonagem e a zona do encontro
E2. Inicialmente, a betonagem é efetuada desde o encontro E7 até a um quinto do véo seguinte, numa
extensdo de 45,000 metros. Posteriormente, inicia-se a realizagdo dos tramos seguintes a um quinto de
vao, finalizado a um quinto do vao subsequente, também com 45,000 metros de extens&o. No ultimo tramo
a execucao segue 0 mesmo andamento, acabando no encontro E2, numa extensédo de 27,000 metros.

Os valores da excentricidade foram definidos como positivos todos aqueles que se estiverem
localizados acima da linha neutra e, como negativos, os localizados abaixo da linha neutra.

A Figura 3-5, ilustra 0 andamento do cabo de pré-esforgo.

1,00
#. 0,680 #. 0,680 #. 0,680 #. 0,680 #. 0,680 #. 0,680
E
= 0216 A A 0216 0216 A A 0216 0216 A A 0,216 0216 A A 0216 0216 A A 0216 0216 A A 0,216
2 0,00 [
]
B
% 0,596 m 0,596 u 0,596 0,596 u 0,596 0,596
=
‘1,00
[
o
]
*7-1,640 *7-1,640 *7-1,640 471640 *7-1,640 *7-1,640 1,640
2,00
o ©9%e ©  ©o%e y gogry & TFEZ B BYER B P2ES B D
X[m]

Figura 3-5 — Tragado do cabo de pré-esforgo.

Para além do andamento representado por uma linha continua a Figura 3-5, ilustra também quatro
diferentes tipos de etiquetas de dados evidenciadas por marcadores com o seguinte significado:
> @ - Pontos de origem e fim, situados no centro de gravidade do tabuleiro;
> @ - Pontos maximos e minimos do tragado;
> A& -Pontos de inflexao (P./);
> B - Pontos de juntas de betonagem (J.B).
Refere-se que nas zonas dos pontos minimos e méximos do tragado, nomeadamente sec¢édo de
meio vao e secg¢do do pilar, considerou-se um recobrimento de 0,30 e 0,18 metros respetivamente.
Os P.I's tém uma excentricidade de 0,216 metros e localizam-se a esquerda e a direita de cada

pilar, afastados 4,50 metros destes.

29



CALCULOS JUSTIFICATIVOS

O Quadro 3-7, apresenta a localizagdo das juntas de betonagem (J.B.1,..., J.B.6), através das
respetivas coordenadas no tragado.

Quadro 3-7 — Coordenadas do cabo de pré-esforco nas juntas de betonagem

Juntas de betonagem (J.B)

Coordenadas
J.B.1 J.B.2 JB.3 J.B4 J.B.5 J.B.6
X[m] 45,000 90,000 135,000 180,000 225,000 270,000
Excentricidade (e) [m] -0,596 -0,596 -0,596 -0,596 -0,596 -0,596

3.4.2 CARGAS EQUIVALENTES

Para a concretizagdo da modelagdo em SAP2000, é necessario calcular primeiramente as
denominadas cargas equivalentes & acao do pré-esfor¢o em cada trogo do tragado.
O critério utilizado foi 0 anteriormente referido, definido na seguinte expressao:
q., =0,95-CP 13.2]

Em que a carga permanente (CP) corresponde a CP = PP+ RCP.

A carga equivalente é calculada através da seguinte expressao:

2f-P
Qog = Iz [3.3]
A demonstragdo da forga nos cabos (P) é feita igualando as expressdes [3.2] €[3.3], da seguinte
forma:
2 2
0,95.CP = 2f2P P 0,95-CP-L e Ppe 0,95x (153,750 + 36,040) x 18,000
2f 2x%(2,156 —0,300)
< P =15737,436kN
Admitindo uma tens&o infinita, 0,=1000MPa, calcula-se a area de armadura de pré-esforco,
) :i —M:157,374cm2 ,adotando quatro cabos cada um com 27 corddes, sendo o

o, 1000x10~"

didmetro de um cord&o isolado de 15,7mm, com 1,5¢m? de area, originando uma armadura de pré-esfor¢o

de 4x27@15,7, correspondente a uma forca de pré-esfor¢o a tempo infinito de:

P, =c,xA =1000x10° x(4x27x1.5)x10* =16200kN .

l Cargas distribuidas equivalentes

A carga distribuida equivalente a agéo do pré-esforgo € uma carga uniforme, em fungéo da forca
no cabo e da geometria da parabola, e independente da posi¢éo do centro de gravidade

Constata-se assim que é importante a andlise detalhada das parabolas existentes no tragado, para
modelag¢do como carregamentos.
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Na figura seguinte apresentam-se os trés tipos parabolas existentes no tracado:

1°e 7° vao 2°ao0 6° vao
1,00 1,00

A A A
0,00 ®, 0,00 4

Parabola 1

(e) [m]
(e) [m]

Parabola 2

*
*

Parabola 3
-2,00 -2,00

0

i
2

s
A
[N\
Al
®e
s

(R
o

X[m] X[m]

Figura 3-6 — Trogos de parabola que constituem o tragado do cabo de pré-esforgo

Determina-se as cargas distribuidas equivalentes associada a cada tro¢o de parabola recorrendo
a expressao:

Gy = g™ [3.4]

Em que,
f— Flecha da parabola do tragado do cabo de pré-esforgo, em [m];
P - Forca de pré-esforgo a tempo infinito, em [kN];
L — Comprimento do trogo da parabola, em [m].
Cada parabola corresponde a uma carga distribuida equivalente, utilizadas para a modelagao no
SAP2000. No Quadro 3-8, apresenta-se as diferentes cargas, para os respetivos trogos obtidos a partir da
expressao acima:

Quadro 3-8 - Cargas distribuidas equivalentes

Trogo de parabola
Caracteristicas
1 2 3
f[m] 1,640 1,856 0,464
L[m] 13,500 18,000 4,500
P [kN] 16200,000 16200,000 16200,000
Qeq [kN/m] 291,556 185,600 742,400

O sentido da carga distribuida equivalente, coincide com a orienta¢do da concavidade da parabola
quando a concavidade esta virada para cima, o cabo de pré-esforgo aplica uma for¢a no sentido de baixo
para cima e a carga toma um valor positivo. Nos casos em que a concavidade voltada para baixo o feito &
oposto ao referido anteriormente e carga é negativa.

Il. Cargas concentradas equivalentes

Estes tipos de cargas estédo localizados na secgdo inicial e final do tabuleiro, assim como, nas
juntas de betonagem e surgem devido também a agdo do pré-esforgo. Longitudinalmente as secgdes

mencionadas anteriormente correspondem as extremidades dos tramos do tabuleiro.
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As cargas concentradas equivalentes sao de trés tipos, nomeadamente, esfor¢o normal, esforgo
transverso e momento fletor.

O esforgo normal é de compresséo e tem o valor igual a forca de pré-esforco a tempo infinito (Pe):

N(x)=-P [3.5]

00
O esforgo trnsverso ¢ calculado pela seguinte expressdo em que (x) representa a posigéo de
calculo das cargas concentradas relativamente ao ponto inicial da parabola:
2-f(x)-P,
+—— - %
X

V(x) = [3.6]

O momento fletor calcula-se através do produto da forca de pré-esfor¢o (P) € a excentricidade

do cabo de pré-esforco (e(x)):
M(x)=+£P_ -e(x) [3.7]
Os sinais dos esforcos mencionados anteriormente s&o atribuidos de acordo com a seguinte

convencao de sinais:
M M

S0 N § - IR
) R — lv

Figura 3-7 — Convengao de sinais dos esforgos

Posto isso, apresenta-se no Quadro 3-9, os valores dos esforgos resultantes:

Quadro 3-9 - Cargas concentradas equivalentes

Secgao inicial Secgao final
Tramo
N [kN] V [kN] M [kNm] N [kN] V [kN] M [kNm]
1 -16200,000 -3935,952 0,000 -16200,000 -2505,654 -9655,200
2a6 -16200,000 -2505,654 -9655,200 -16200,000 -2505,654 -9655,200
7 -16200,000 -2505,654 -9655,200 -16200,000 3935,952 0,000

Verifica-se que o somatério das reagdes na estrutura devido ao carregamento equivalente a agao

do pré-esforgo é aproximadamente zero, 0 que era esperado.

3.4.3 FORCAS E PERDAS

Segundo o indicado no REBAP, Artigo 36° a tensdo de esticamento na origem (0r¢’), segue 0s

seguintes pressupostos:

Gy <0,75-f,, [3.8]
Oy <0,85-F [3.9]
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Sendo que o valor caracteristico da tens&o de rotura (fu) para um ago da classe Y1860 S7 é
1860MPa, verifica-se que € necessaria uma tensdo de esticamento na origem igual a
0,75x1860 =1395MPa

Apbs aplicar a tensdo em questao nos cabos geram-se as perdas instantaneas. E de uma forma

gradual no tempo, ocorrem as perdas diferidas que tendem a estabilizar a longo prazo.

PERDAS INSTANTANEAS — INICIO DA EXPLORAGAO

As perdas instantaneas, ja mencionadas anteriormente, ddo-se no momento ap6s a aplicagdo do
pré-esforco.

l. Parametros e expressoes das perdas instantineas

A. Perdas por atrito
De modo a calcular as perdas por atrito é necessario calcular o fator de atrito (m ), para cada

troco de parabola, dado por:
m= u-(2a+Kk) [3.10]
Em que:

1 - Coeficiente de atrito cabo-bainha;
k - Desvio angular unitario, em [m™'];

a - Pardmetro da equacg&o do 2° grau do cabo de pré-esforco, em [m’1 ]. Este parametro
é dado por a = [—2 , que depende da flecha da parabola (f ) e do comprimento da parabola (L ).

No Quadro 3-10, encontram-se os valores dos parametros das perdas, para o calculo do fator de

atrito.
Quadro 3-10 — Pardmetros das perdas por atrito
Parabola H k[m71] f[m] L[m] a[m71] m[m71]
1 0,200 0,010 1,640 13,500 0,0090 0,0056
2 0,200 0,010 1,856 18,000 0,0057 0,0043
3 0,200 0,010 0,464 4,500 0,0229 0,0112

Nota-se que quanto maior for a curvatura do cabo, maior é a perda por atrito.
B. Perdas por reentrada das cunhas
Com a expressdo denominada por formula tedrica ( A ), determina-se o comprimento do alcance

das perdas por reentrada das cunhas:

E 5
z=—1-|n£1— m—”J 3.11]

m Opy

Em que:
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E, - Médulo de elasticidade do aco de pré-esforgo [GPa];
O, - Valor da reentrada das cunhas [mm ];

Op, - Tensdo de esticamento dos cabos [MPa].

De forma resumida, no Quadro 3-11, apresentam-se os valores para o calculo das perdas por

reentrada das cunhas.

Quadro 3-11 — Parametros das perdas por reentrada das cunhas

Tramo m[m_1] EP[GPa] 5r[mm] fpyk[MPa] Upo-[Mpa] Alm]
1a6 0,00429 195,000 6,000 1860,000 1395,000 14,417
7 0,00560 195,000 6,000 1860,000 1395,000 12,678

Uma vez que o fator de atrito € o Unico pardmetro a variar, 0 alcance das perdas por reentrada
das cunhas (A ) é menor quando ha mais atrito. Pelo que se nota, este alcance é superior nos tramos de
1 a 6 onde 0 cabo de pré-esforgo ¢ esticado pela pardbola 2. No tramo 7, o cabo é tensionado na parabola
1, junto ao encontro E2.

II. Tensoes e forcas apos as perdas instantaneas

Ao esticar o cabo de pré-esforgo, gera-se forga de atrito entre os corddes resultando numa perda

de tensdo ao longo do tragcado do cabo. As chamadas tensdes de pré-esfor¢o apds as perdas por atrito (
Opya)-
No fim da aplicacdo da tens&o de esticamento num cabo procede-se ao relaxamento do macaco,

e neste instante da-se uma reentrada das cunhas, que se traduz numa perda de tensao até ao alcance da

reentrada ( A ). Apos esta perda fica instalada uma press&o no cabo, denominada de tenséo de pré-esforgo
apos as perdas por atrito e reentrada das cunhas (Opg 5., )-

A tens@o ap6s perda por atrito ao longo do cabo, calcula-se a partir da seguinte expresséo:
op(X)=0py -€™ [3.12]

Apbs as perdas por atrito e reentrada das cunhas, fica instalado nos cabos o pré-esforgo, dado

pela seguinte expresséo:

P(),a+rc (X) = O-PO,a+rt: (X) . AP [31 3]

Apresenta-se de seguida os diagramas de tensdes de pré-esforgo apds as perdas por atrito e
reentrada das cunhas, nos tramos do tabuleiro, acompanhados pelos correspondentes quadros com 0s
valores dos pontos notaveis.

. Primeiro tramo

As tensdes em relagéo ao primeiro tramo da obra de arte tém os seguintes parametros de célculo:
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Quadro 3-12 — Pardmetros de calculo das tensdes de pré-esforgo ( O_PO,a-He) e( O'Po,a) no primeiro tramo

Posicdo [m] m[m™]  opeMPal  Alm]  opg,..[MPa]l  Ajlem®]l  R,..[kN]
45,000 0,0043 1395,000 14,417 1091,518 162,00 17682,598
40,500 0,0043 1368,319 14,417 1119,852 162,00 18141,605
40,500 0,0112 1368,319 14,417 1119,852 162,00 18141,605
36,000 0,0112 1301,268 14,417 1177,556 162,00 19076,407
31,500 0,0112 1237,501 14,417 1230,860 162,00 19939,939
31,500 0,0043 1237,501 14,417 1230,860 162,00 19939,939
30,583 0,0043 1232,202 14,417 1232,202 162,00 19961,677
13,500 0,0043 1145,510 14,417 1145,510 162,00 18557,262
13,500 0,0056 1145,510 14,417 1145,510 162,00 18557,262
0,000 0,0056 1062,110 14,417 1062,110 162,00 17206,180

Da observagdo dos pontos notaveis presentes no Quadro 3-12, obtém-se o andamento das

tensbes no primeiro tramo do viaduto.

1500,000

1400,000

1300,000

1200,000

Tensoes [MPa]

1100,000

1000,000

1062,110

—

1062,110

1232,202

1145,510

-
e

1145,510

1237,501

P e —

1232,202

—
—

1230,860

1368,319

1301,268

—~—
= o~
177,556

1119,852 1091,518

1395,000

B
—
— —

0,000

13,500

o= Apos as perdas por atrito

30,583
X [m]

31,500

36,000 40,500

=== Apos as perdas por atrito e reentrada das cunhas

45,000

Figura 3-8 — Andamento das tensdes de pré-esfor¢o apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro
tramo

Tramos correntes (do segundo ao sexto tramo)

Estes tramos apresentam parametros de calculo das tensdes similares aos apresentados para o

primeiro tramo, diferindo apenas nos valores apresentados para o inicio do tramo, nomeadamente na zona

de ancoragem passiva:
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Quadro 3-13 - Parametros de calculo das tensdes de pré-esforgo (o . . ) € (Opy ,) NO tramo corrente

POS|QéO [m] m[m—1] O-PO,a[MPa] ﬂ“[m] O-PO,a+rc[MPa] AP[sz] PO,a+rc[kN]
45,000 0,0043 1395,000 14,417 1091,518 162,00 17682,598
40,500 0,0043 1368,319 14,417 1119,852 162,00 18141,605
40,500 0,0112 1368,319 14,417 1119,852 162,00 18141,605
36,000 0,0112 1301,268 14,417 1177,556 162,00 19076,407
31,500 0,0112 1237,501 14,417 1230,860 162,00 19939,939
31,500 0,0043 1237,501 14,417 1230,860 162,00 19939,939
30,583 0,0043 1232,202 14,417 1232,202 162,00 19961,677
13,500 0,0043 1145,510 14,417 1145,510 162,00 18557,262
13,500 0,0043 1145,510 14,417 1145,510 162,00 18557,262
0,000 0,0043 1081,033 14,417 1091,518 162,00 17682,598

Obtendo o0 seguinte andamento de tensbes para os tramos intermédios:
1500,000
1368,319 1395,000
1400,000 1301268 N >

T 1300000 - 1237,501 Y,

< :

2 1200.000 145,510 e U~

8 ’ 101,518 — 1232202 e R

S —_— 1177,556 T e

2 1100,000 = 145510 e

1091,518 1119,852 1091,518
1000,000
0,000 13,500 30,583 31,500 36,000 40,500 45,000
x [m]
o= Ap¢s as perdas por atrito ==e= Apos as perdas por atrito e reentrada das cunhas

Figura 3-9 — Andamento das tensdes de pré-esfor¢o apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos

intermédios

Nota-se que o0 andamento nos tramos correntes é aproximado com o obtido no primeiro tramo. Tal

semelhanca deve-se ao facto de o tragado do cabo de pré-esforco ser semelhante e ter o mesmo

cumprimento. Portanto a Unica diferenga reside no facto de existir, nas zonas de ancoragem passiva, tipos

distintos de parabolas.

il. Sétimo ou ultimo tramo

Ja no sétimo trama, o menor de todos, os pardmetros de célculo das tensdes diferem dos

anteriores:
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Quadro 3-14 — Parametros de calculo das tenses de pré-esforo ( oy ,, ) € (O , ) NO Ultimo tramo

POSIQéO [m] m[m71] O-PO,a [MPa] /l[m] GPO,a+rc [MPa] Ap [sz] 'DO,a+rc [kN]

27,000 0,0043 1395,000 12,678 1251,172 162,00 20268,993
14,322 0,0043 1322,141 12,678 1320,120 162,00 21385,952
13,500 0,0043 1316,479 12,678 1316,479 162,00 21326,967
13,500 0,0056 1316,479 12,678 1316,479 162,00 21326,967
0,000 0,0056 1220,632 12,678 1220,632 162,00 19774,233

Observando-se o seguinte andamento de tensdes:

1500,000
1395,000

1400,000 1316479 1322,141 q
= B ey,
T 1300000 | o _ -
%' — 1316479 120,120 7
2 1200000 1251,172
2 1220,632
= 1100,000

1000,000

0,000 13,500 14,322 27,000
X [m]
o= Apds as perdas por atrito == Apos as perdas por atrito e reentrada das cunhas

Figura 3-10 — Andamento das tensdes de pré-esforgo apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas no ultimo
tramo

Outra das perdas instantaneas é a que se deve a deformaco instantanea do betdo. Calculada

através da seguinte expressao:

Oraver (X)) [3.14]
Em que a tensdo de compressao do betdo apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas é

O-c,a+cr

, com AC sendo a area de betdo da secg¢éo corrente da obra de arte.

(X) — _PO,a+cr (X)
AC
Calculadas as perdas de pré-esforco mencionadas anteriormente, determinam-se as tensdes

instaladas no tabuleiro apds as perdas instantaneas totais.

o (X) = Opoarer (X) — A0, (X) [3.19]
Correspondendo esta tensdo a uma forga de pré-esforgo no inicio de exploragéo de:
Ry (x)=0p(X)- A, [3.16]
Obtendo uma tenséo de compressao no betdo de:
P, (x
ac(x):——f’i ) [3.17]

4
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Seguidamente apresentam-se os parametros e andamentos das tensdes instaladas em cada
tramo ap6s as perdas instantaneas totais, isto é, apos as perdas motivadas pelo atrito devido a reentrada
das cunhas e devido a deformagéo instantanea do bet&o.

. Primeiro tramo
No primeiro tramo as tensbes apds perdas instantaneas totais, apresentam os seguintes

parametros:

Quadro 3-15 - Parametros de calculo das tensdes de pré-esforgo totais ( o, (X ) ) no primeiro tramo

Posigio [m]  o,,,.[MPa]  AcuMPal  Gn[MPa]  PJkN]  o,[MPa]
45,000 -0,288 0,619 1090,900 17672,577 -0,287
40,500 -0,295 0,635 1119,217 18131,323 -0,295
36,000 -0,310 0,667 1176,889 19065,596 -0,310
31,500 -0,324 0,698 1230,163 19928,638 -0,324
30,583 -0,325 0,698 1231,504 19950,365 -0,325
13,500 -0,302 0,649 1144,861 18546,746 -0,302
0,000 -0,280 0,602 1061,508 17196,429 -0,280

Da observagéo dos valores anteriores, nota-se que as perdas devido a deformacéo instanténea

do betdo (Ao-,,0 c) s&o as menos significativas entre as perdas instanténeas.

O andamento das tenses totais apés perdas instantaneas toma a seguinte representacao:

1500,000

1400,000

1300,000 1231,504

1230,163

1144,861 1176,889

1200,000 1119,217

1061,508 1090,900

Tensdes [MPa]

1100,000

1000,000
0,000 13,500 30,583 31,500 36,000 40,500 45,000
x [m]

=e=An0s as perdas instantaneas

Figura 3-11 — Andamento das tensdes de pré-esforgo apds as perdas instantaneas no primeiro tramo

II.  Tramos correntes (do segundo ao sexto tramo)

Ja nos tramos correntes as tensdes totais apresentam os seguintes parametros:
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Quadro 3-16 — Parametros de calculo das tensdes de pré-esforgo totais ( o, (x ) ) no tramo corrente

Posigio[m]  o,,..[MPa] Aoy IMPa]  o.,[MPa]  PJkN]  o,[MPa]

45,000 -0,288 0,619 1090,900 17672,577 -0,287
40,500 -0,295 0,635 1119,217 18131,323 -0,295
36,000 0,310 0,667 1176,889 19065,596 0,310
31,500 0,324 0,698 1230,163 19928,638 0,324
30,583 0,325 0,698 1231,504 19950,365 0,325
13,500 0,302 0,649 1144,861 18546,746 0,302
0,000 -0,288 0,619 1090,900 17672,577 -0,287

As tensGes no tramo corrente tém o seguinte andamento:

1500,000

1400,000

1300,000

1231,504 1230,163

1144,861 1176,889

1200,000 119,217

1090,900 1090,900

Tensoes [MPa]

1100,000

1000,000
0,000 13,500 30,583 31,500 36,000 40,500 45,000
x [m]

=e=/nds as perdas isntantaneas

Figura 3-12 — Andamento das tensdes de pré-esforco apds as perdas instantneas no tramo corrente

H& um pequeno acréscimo de tensdo junto a ancoragem passiva em relagao ao obtido no primeiro
tramo, devido ao alcance da reentrada das cunhas, associado a diversificagdo das parabolas e os
respetivos fatores de atrito.

l. Sétimo ou ultimo tramo

No ultimo tramo temos os seguintes parametros:

Quadro 3-17 - Parametros de calculo das tensGes de pré-esforgo totais ( o7p, (X ) ) no tramo corrente

Posigio [m]  o,,..[MPa]  Ac.IMPal  ou,[MPa]  PIkN]  o,[MPa]

27,000 0,288 0,619 1219,940 19763,027 0,321
14,322 0,348 0,748 1319,372 21373,832 0,348
13,500 0,347 0,746 1315,733 21314,881 0,347
0,000 -0,288 0,619 1219,940 19763,027 0,321

Na figura seguinte observa-se 0 andamento das tensdes no Ultimo tramo:
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1500,000

1400,000
1315,733 1319,372

1219,940

>

1200,000

Tensdes [MPa]

1100,000

1000,000
0,000 13,500 14,322 27,000
X [m]

=e=Apds as perdas instantaneas

Figura 3-13 — Andamento das tensdes de pré-esfor¢o apds as perdas instanténeas no Ultimo tramo.

Verifica-se que as perdas de pré-esforgo sao maiores no primeiro tramo em relagéo ao ultimo, tal
diferenca deve-se ao comprimento e ao tipo de parabolas.

Para uma analise mais detalhada dos parametros inerentes as perdas instantaneas, consultar o
anexo A.

PERDAS DIFERIDAS — LONGO PRAZO

Estas perdas ocorrem de uma forma gradual no tempo, estabilizando a longo prazo.
Compreendem as perdas por retracdo e fluéncia do betéo e relaxagéo do ago de pré-esforgo.

l. Parametros e expressoes das perdas diferidas

Na determinagdo das perdas diferidas consideram-se alguns parédmetros, tais como: uma

humidade relativa no meio ambiente HR =70% ; uma temperatura constante de T =20°C durante a

vida util da estrutura; uma idade do betdo de f, = 3dias a data do carregamento e uma idade do betéo a
tempo infinito ¢ _, =10000dias . Sendo o cimento de aplicagao da classe CEM42,5N .

a) Perdas por retragdo

As perdas por retracdo foram calculadas para a secgéo corrente do tabuleiro, ou seja, a secgao
S1, tendo esta uma area de A=6,148m’ e um perimetro de x =32,613m , que se traduz numa

2.A, 2x6148

20 _ x10° = 377,023mm
4 32,613

espessura equivalente de, h, =

Aplicando os pressupostos do EC2 a extensao total de retragéo (gcs<t)) que se traduz na soma

da extenséo de retragéo por secagem (gcd (t)) e da extens&o de retragéo autogénea (€ca (t)) , isto é:

Es(t) =4 (t)+&,(t) [3.18]
A extenséo de retra¢do por secagem é obtida por:
Eed (t) :ﬂds(t’to)'kh “Eed0 [3.19]

Em que,
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t, = 3dias ;
t=t, , =10000dias ;

Para resolucéo das equacdes [3.18] e [3.19] temos:
O fator que tem em conta a influéncia da espessura equivalente da secgao;
t—t, 100003

B (tl) = = = 0,972
(t-t,)+0.04h"  (10000—3)-+0,04,(377,023)
O coeficiente que depende da espessura equivalente;
Quadro 3-18 - Valores de K, do quadro 3.3 do EC2.
h, 100 200 300 2 500
k, 1,00 0,85 0,75 0,70

Uma vez que h, = 377,023mm ,por interpolagéo tem-se um k, =0,73 ;

Os coeficientes que dependem do tipo de cimento;

Quadro 3-19 - Valores dos coeficientes que dependem do tipo de cimento, do EC2.

ads1 4

Classe N
Aso 0,12

O fator que tem em conta a influéncia da humidade relativa na extenséo de retracéo;

3 3
By =1,55-1— RH g 55 1—(7_()) =1,018;
RH, 100

Com, RH, =100%.
A extensao de retracdo por secagem de referéncia;

~Ogs2-

Euso =O,85~{(220+110~ads1)-e o }-106 Py =

43

0122
:0,85x[(220+110x4)><e 10}406 x1,018 =3,41x107™;

Com, £, =10MPa

Deste modo, a equagéo [3.19] toma o seguinte valor:
Eoy (t) =L (t,to)-kh “E40 = 0,985x0,73x 3,41 x10* =2,45x10™

A extenséo de retracdo autogénea é obtida por:

£ (1) =B (t)- 5 (0) [3.20]
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Em que, o fator que depende do tempo:

B (H)=1-¢*")
Leva em conta, a tenséo de rotura do betdo a compressao:

£, () =2,5-(f, —10)-10° =2,5x(35—10)x10® =6,25x10°°

(—0,2><100000’5)

=1-¢ =1

Da expressao [3.20] resulta:

& (1) =B (t) &, () =1x6,25x10° =6,25x10°°

Por fim, a extens&o total de retragdo resulta no seguinte:

e (t) =64 (t)+&,(t)=245%x10" +6,25x10° =3,07x10™*

b) Perdas por fluéncia

No calculo do coeficiente de fluéncia, seguiu-se os pressupostos indicados no EC2, segundo o
anexo B.

O coeficiente de fluéncia é diretamente proporcional ao coeficiente de fluéncia de referéncia ( @,
) e ao coeficiente que traduz a evolugao da fluéncia no tempo ( £, (t,to) ). E foi determinado para as trés

secgOes em estudo do tabuleiro, sendo aqui demostrado apenas os calculos para a secgdo S1, isto é a
secgao corrente do tabuleiro.

A expressao de calculo do coeficiente de fluéncia traduz-se por:

o(th) =B (tk) 3.21]
Em que o coeficiente de referéncia é calculado da seguinte forma:
Dy = Pru ﬂ(fcm)ﬁ(to) [3.22]

Em que.

Os coeficientes que tém em conta a influéncia da resisténcia do betéo:

351" 357"
o =2 :[—} 0,866 -
f 43

351 3572
a,=| 2 :[—} 0,960 .
f 43

O fator que tem em conta a influéncia da humidade relativa no coeficiente defluéncia:

RH 70

A 1Y
P =| 1+ 13?/%'“1 oy =| 1+ 100__ 0,866 |-0,960 = 1,305
y e 0

0,1-3/377,023

O fator que tem em conta a influéncia da resisténcia do betéo no coeficiente de fluéncia
convencional:
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p(r, )= 188 _168 _, o0

NN

O fator que tem em conta a influéncia da idade do betdo a data do carregamento, no
coeficiente de fluéncia:

1 1
U I CYre s il

Deste modo, o coeficiente de fluéncia de referéncia é dado por:
Dy = Pry -ﬁ(fcm )-,B(to) =1,305%x2,562x 0,743 = 2,484
O coeficiente que traduz a evolugéo da fluéncia no tempo, ap6s o carregamento é dado por:
03
Alth)=| 3.29
A - '

O coeficiente que tem em conta a influéncia da resisténcia do betdo:

351" [357°
a=| 2 =2 =090
F 13

O coeficiente que depende da humidade relativa e da espessura equivalente da secgao:
B, = 1,5-[1+(0,012-/a>/-/)“3]h0 +250- o, <1500
< By = 1,5-[1 + (0,012 . 70)18} -377,023 +250-0,902 <1500- 0,902
< B, =815,553 <1353,291 < 3, = 815,553,
Aplicando a expressao [3.23], resulta:
03
t—t 10000-3

Both)=| —"—| =

B, +t—t, 815,553 +10000—3

E pela equagdo [3.21], determina-se o coeficiente de fluéncia:

o(tt,) =@, B (L) =2484x0,988 = 2,426

03
} =0,977

Ainda, o coeficiente de homogeneizagéo das propriedades da seccao resulta de:

o= E_P [3.24]

Em que,
Ep - Médulo de elasticidade do pré-esforco;
E.,. - Médulo de elasticidade do betso.

Entdo, calcula-se, o = 1:?45 =5,735.
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c) Perdas por relaxacao

Os corddes de pré-esforgo segundo 0 EC2, sdo da classe 2 de relaxagao.
Considerou-se que:

P = 2,5% , como sendo o valor da perda por relaxagéo, 1000 horas apés a aplicagéo

do pré-esforgo a uma temperatura média de 20°C ;

., =t =10000x24h = 240000horas , a idade do betéo, em horas a tempo infinito.

Il. Tensoes e forcas apos as perdas diferidas

Através da forca de pré-esforgo instalada inicialmente (F,), associada com as trés perdas

diferidas, advém a situagdo de longo prazo do pré-esfor¢o com a forga de pré-esforgo Util, ou seja, a forca

instalada final (P,).

a) 1°Perda — Retracédo no betdo

Aoy (X) = Ep .

& (1)) [3.25]

b) 2%Perda - Fluéncia do betdo

Aapt’C(X):a-(oc(t,to)- O'C(X)| 13.26]

c) 3%Perda — Relaxacdo do aco

t 0,75-(1- )
Ao, (X)=0,66- 0y -6 -(mj 1070, (x) [3.27]
Em que ( &£ ) é o coeficiente que relaciona a tens&o inicial de pré-esforgo com o valor caracteristico
s A s ~ ; An A %o (X)
da resisténcia a tragdo do ago das armaduras de pre-esforgo em cada secgéo, isto €, y = ——=.
puk
d) Perdas diferidas totais
Ao, (x)+Ao, (x)+0,80-Ac,, (X

ro ()= A (1) A0 () +080- 80, () -

4 c

B o e

A tensé&o de pré-esforgo a longo prazo € calculada através da seguinte expresséo:

Op (X) = 0py (X) = AT ., (X) [3.29]
A forga de pré-esforgo a longo prazo é calculada da seguinte forma:
P.(X)=0p,(x)-A, [3.30]

Em que, A, =162,000cm’.

Com base nos valores obtidos na resolugédo dos calculos anteriores, apresentam-se os diagramas
de tens&o de pré-esforgo ap6s as perdas diferidas, que correspondem as tensdes a longo prazo, para cada

tramo.
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e) Tensdes de pré-esfor¢o apds perdas diferidas no primeiro tramo

Os parametros de calculo e as tensdes finais do pré-esforgo tém o seguinte valor:

Quadro 3-20 — Tens&o de pré-esforgo ap6s perdas diferidas no primeiro tramo

AO—M S Ao-pt,c Upt,r O-pt,s+c+r Op,, P [ kN]

Posica MP.
osicdo [m] e[m] o [MPa] M [MPa]  [MPa] [MPa] [MPa] [MPa]

45,000 -0,596 -2,860 0,584 59,280 39,791 20,074 85,775 999,558  16192,836
40,500 0,216 2,934 0,599 59,280 40,824 22,212 89,208 1024,298 16593,623
36,000 0,680 -3,085 0,630 59,280 42,928 27,243 91,840 1079,043  17480,497
31,500 0,216 -3225 0,658 59,280 44,871 32,826 98,941 1124,944  18224,094
30,583 0,016 -3,228 0,659 59,280 44,920 32,980 99,333 1125,886 18239,354
13,500 -1,640 -3,001 0,612 59,280 41,760 24,330 79,570 1059,448 17163,058
0,000 0,000 -2,783 0,568 59,280 38,719 18,059 85,500 970,590 15723,565

As tensdes de pré-esforgo apds perdas diferidas no primeiro tramo tém o seguinte andamento:

1200,000
1125,886 1124,944
1059,448 1079,043
_ 110,000
© 1024,298
QS-—- 970,590
»n ) 999,558
o
2 1000,000 1
2
900,000
0,000 13,500 30,583 31,500 36,000 40,500 45,000
X [m]
=e=/nos as perdas diferidas

Figura 3-14 — Tensdo de pré-esfor¢o apds as perdas disferidas no primeiro tramo

f) Tensdes de pré-esfor¢o apés perdas diferidas nos tramos correntes (do sequndo

ao sexto tramo)

Ja nos tramos correntes os pardmetros e as tensdes finais apresentam os seguintes valores
(verQuadro 3-21):
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Quadro 3-21 - Tens&o de pré-esforgo apds perdas diferidas nos tramos correntes

Ao

Posigdo [m] e[m] o,[MPa] # we B0 Oy Oysw  Op P [kN]
[MPa]  [MPa]  [MPa] [MPal] [MPal]
45000  -0596 2860 0584 59280 39791 20074 85775 999,558 16192,836
40500 0216 2934 0599 59280 40,824 22212 89208 1024298 16593623
36000 0680 3085 0630 59280 42028 27,243 91840 1079043 17480,497
31500 0216 3225 0658 59280 44,871 32826 98941 1124944 18224,004
30583 0016 3228 0650 59280 44020 32980 99333 1125886 18239,354
13500 1640 3001 0612 59280 41760 24330 79570 1059448 17163058
0000 059 2860 0584 59280 38719 20074 85775 999558 16192,836

Nos tramos correntes, as tensbes apos perdas diferidas apresentam o seguinte andamento:

1200,000
125,886 1124,944
1059,448 1079,043
__ 110,000
T 999,558
% 1024,298 000,558
3
'S 1000,000 ¢ .
[=
2
900,000
0,000 13,500 30,583 31,500 36,000 40,500 45,000
x [m]
—a==/\n0s as perdas diferidas
Figura 3-15 — Tensdo de pré-esfor¢o apds as perdas diferidas nos tramos correntes
g) Tensoes de pré-esforco apés perdas diferidas no sétimo ou ultimo tramo
Por fim no Ultimo tramo os pardmetros e as tensdes finais tomam os seguintes valores:
Quadro 3-22 - Tens&o de pré-esforgo apos perdas diferidas nos tramos correntes
. Ao, Ao o o o
Posicdo [m] e[m] o [MPa] u e e ptr i P« P [kN]
[MPa] ~ [MPa]  [MPa]  [MPa]  [MPa]
27,000 0596 -2,860 0,584 59,280 39,791 20,074 85,775 1115,558 16192,836
14,322 -1,634  -3459 0,706 59,280 48,125 44,671 95,341 1217,298  19720,224
13,500 -1,640  -3,449 0,704 59,280 47,992 44117 94,841 1214177  19669,674
0,000 0,000 -3,198 0,653 59,280 44,498 31,677 98,156 1115,558  18072,035

Ja o0 andamento das tensdes apds perdas diferidas no sétimo tramo é o seguinte (ver Figura 3-16):
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1300,000
1214177 1217,298
1115,558
1115,558
1200,000 / \
‘T
S 1100,000 i
b
‘2
§ 1000,000
900,000
0,000 13,500 14,322 27,000
x [m]
=e=Apos as perdas diferidas

Figura 3-16 — Tensao de pré-esfor¢o apds as perdas diferidas no dltimo tramo

Nota-se através da observacdo dos andamentos das tensdes de pré-esforco apds as perdas
instantaneas nos diferentes tramos, que os valores das tensdes nos tramos correntes se aproximam as
obtidas no primeiro tramo, devido a semelhanga no tragado.

Para uma analise mais detalhada das perdas diferidas consultar Anexo B.

3.5 Verificacao da seqguranca na direcao lonqgitudinal do tabuleiro

3.5.1 INFLUENCIA DO FASEAMENTO CONSTRUTIVO

Na analise longitudinal do tabuleiro teve-se em conta a redistribui¢io de esforgos nos momentos
fletores devido ao peso préprio dos elementos estruturais e ao pré-esforgo, sendo necessario efetuar-se

uma analise a longo e a curto prazo, adequando ao faseamento construtivo.

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

tt
M(t) = ZMPP,fases +(MPP,e _ZMPP,fases) (p( 0)

N 5 L [3.31]
1+ p-olth)

Em que:
D Mpp s, - Somatorio dos momentos fletores devido ao peso préprio nas fases
construtivas, sem o efeito da fluéncia, em [kNm];
Mep, - Momento fletor devido ao peso proprio, caso o viaduto fosse construido numa
Unica fase, em [kNm];
o(tt,) - Coeficiente de fluéncia a idade (¢ )por uma carga aplicada a idade (f, );

L - Fator de relaxagéo, admitindo o =0,85 .

Relativamente ao momento fletor devido ao pré-esforgo, temos a seguinte expresséo:
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tt P
MPE (t) = |:ZMPE,fases + (MPE,e - ZMPE,fases ) : 1 + i( @?; to):| . 1000 [332]

Em que,
D Mg, - Somatorio dos momentos fletores devido ao pré-esforgo nas fases

construtivas, em [kNm];
MPE’e - Momento fletor do pré-esforco, caso o viaduto fosse construido numa Unica fase,
em [kNm;
Teve-se em conta que:
® Y My © M, foram calculados para uma tens&o nos cabos de 1000MPa;
o o(tt,)=0 para t, =3dias, ¢(t,t;) = @, para t,=1000, ou seja, no inicio da exploragao

e a longo prazo respetivamente;

e P=P noinicio da exploragéo e P =P, alongo prazo.

3.5.2 DIAGRAMAS DE ESFORCOS

Neste subcapitulo apresentam-se os diagramas de esfor¢o caracteristicos devido as acgles
atuantes no tabuleiro da obra de arte na dire¢ao longitudinal.

As acles preponderantes a ter em conta na andlise longitudinal do tabuleiro sdo o peso préprio
do tabuleiro, o pré-esforco, as restantes cargas permanentes, as sobrecargas longitudinais (uniformes e
lineares) e a variagéo diferencial da temperatura.

l. Esforcos devido ao peso proprio do tabuleiro

Os momentos fletores devido ao peso préprio foram determinados com base na expressao [3.31]
, € tiveram em conta as considera¢des mencionadas anteriormente tanto para o inicio de exploragéo como
para o longo prazo.
a) Diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do tabuleiro

De seguida ilustra-se o andamento do diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do

tabuleiro.

-30000,000
-20000,000

-10000,000

0,000

M [kNm]

10000,000

20000,000

30000,000

\\\\‘3““\
W

(=4 - 2, (5> [ -, -
2 =@ ) > > 2 =
e % % i) 2 X 2

[m]
MPP< Longo Prazo MPPo Inicio de Exploragao

x

Figura 3-17 — Diagrama do momento fletor devido ao peso proprio do tabuleiro
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Nota-se que no decorrer do tempo, 0s momentos positivos tendem a diminuir e 0s negativos a
aumentar. Na secg¢éo dos pilares situam-se os valores de pico do momento negativo e nas secgdes de meio
vao os valores de pico do momento positivo.

b) Diagrama do esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro

O andamento do diagrama de esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro ndo sofre
alteragoes significativas ao longo do tempo.

5000,000
4000,000
3000,000

2000,000

1000,000 /
0,000

-1000,000 /

-2000,000

-3000,000
-4000,000

V [kN]

o P &2, 55} R = 2, 2 2, P - >, - e
2% B T e % % B O % Oz % % %
4 s 4 s ) 2 ) 2 ) 2 ) 2 )
x[m]
—VPP

Figura 3-18 — Diagrama do esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro

Os valores de pico do esforgo transverso ocorrem nas secgdes dos pilares e anulam-se nas
secgOes de meio vao.

Il. Esforcos devido as cargas equivalentes ao pré-esforco

Com base na equacéo [3.32], obtém-se o diagrama de momentos fletores devido ao pré-esforgo.

a) Diagrama do momento fletor devido ao pré-esfor¢o aplicado ao tabuleiro para inicio

de exploracio e a longo prazo

0 andamento do diagrama de momentos fletores devido ao pré-esforgo ilustra-se de seguida:

-40000,000

-30000,000

-20000,000

N AWAWA WA WA WA /\
- VAR VAR VARV AV

30000,000

M [kNm]

2 5 % B 2
U Y

g
g
g5

oW o
W)
(W)
W)

-
EA
2

N o
o o
o w
N o

——MPE,~ Longo Prazo MPE,0 Inicio de Exploragao

Figura 3-19 — Diagrama do momento fletor total devido ao pré-esforco

E conveniente separar a parte isostatica e hiperestatica do momento fletor devido ao pré-esforgo,
para efeito de realiza¢éo de célculos.
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O momento isostatico do pré-esforgo € diretamente proporcional a forga de pré-esforgo P(x ) ea
excentricidade e(x) , € dado pela seguinte expressao:

Mpe 150 = £P(X)-(X) [3.33]

Ja na parcela hiperestatica, 0 momento fletor é dado pela diferenca entre 0 momento total M, e

0 momento isostatico devido ao pré-esforco M, s, ,que se traduz por:
MPE,Hip = MPE _MPE,ISO [3.34]

b) Diagrama do momento fletor isostatico devido ao pré-esfor¢o aplicado ao tabuleiro

para o inicio de exploracido e a longo prazo

O momento fletor isostatico devido ao pré-esforgo tem o seguinte andamento.

-40000,000

-30000,000
~20000,000 /\ /\ /\ /\ /\ /\
[ \ / / \ / \ [ \ / / ‘

E
£ -10000,000
==,
= 0,000
\ / [ \ \/ \
10000,000 \/ \/ \/ \J/ \/ \/
20000,000
O 2, 3 2 3, 2, o, 2, o 2,
e e e e 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2
x [m]
——Pxe Longo Prazo Poxe Inicio de Exploracao

Figura 3-20 — Diagrama do momento fletor isostatico devido ao pré-esforgo

O andamento do diagrama de momento fletor isostatico devido ao pré-esforco assemelha-se ao

andamento do momento fletor total.
c) Diagrama do momento fletor hiperestatico devido ao pré-esfor¢o aplicado ao

tabuleiro para o inicio da exploracao e a longo prazo
Através da expressdo [3.34], obtém-se o seguinte andamento do diagrama do momento

hiperstatico.

0,000
2000,000
4000,000
6000,000
8000,000

10000,000

M [kNm]

12000,000
14000,000

16000,000

o 91’\
o w
o w

-, 2, 2 > 2
2 ) =3 D 2
2, 0, 2, S, =2
2 2 2 2

o o

e 2, 2 IS e =
2 Oy [234 > Fed £

22 2 B 2 %
x[m]

——MPE,Hip,~ Longo Prazo MPE,Hip,o Inicio de Exploragao

Figura 3-21 — Diagrama do momento fletor hiperstatico devido ao pré-esforgo
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Os valores do diagrama de momentos fletores hiperstatico, sdo sempre positivos em toda extenséo

do tabuleiro, tanto no inicio da exploragdo como a longo prazo.

d) Diagrama do esforgo transverso devido ao pré-esforco aplicado ao tabuleiro

Ja o esforco transverso devido ao pré-esforco tem o seguinte andamento.

5000,000
4000,000

3000,000
2000,000
1000,000

0,000
-1000,000
-2000,000
-3000,000

-4000,000
-5000,000

V[KN]

= 2,
2 %
% 2

o w

3 2 w2
2 2 2

o o
o w

2 % % 2 %
% 3 3 3

Figura 3-22 — Diagrama do esforgo transverso devido ao pré-esforgo

Observa-se que o diagrama de esforgo transverso devido ao pré-esforgo é praticamente
antissimétrico ao esforgo transverso devido ao peso proprio do tabuleiro.

Nos apoios dos encontros ocorrem os valores de pico maximos do esforgo transverso. Ja nos vaos
correntes, os valores de pico do esforgo ocorrem junto aos apoios dos pilares. Nas sec¢des do tabuleiro
onde o tragado do cabo de pré-esforgo tem tangente horizontal, o valor do esforgo transverso é
praticamente zero.

lll.  Esforcos devido as restantes cargas permanentes

Considerou-se 0 modelo de célculo da fase Unica para a¢do das restantes cargas permanentes,
pois seréo aplicadas depois da construcéo total do tabuleiro da obra de arte.
a) Diagrama do momento fletor devido a acéo das restantes cargas permanentes

O diagrama de momento fletor devido as restantes cargas permanentes tem o seguinte

andamento.
-8000,000
-6000,000
-4000,000
£
i -2000,000
= 0,000
2000,000
4000,000
o P e I =2, P 2 > 2, = - . e Iy I
2 Y 2 ¢ e 2 ) 5 > (<) ) @ 2 D A
2 2 2 S 2 ‘o, 2 B2 2 ‘2, ‘2 ) 2 B e
e e e e 2 2 2 % 2 2 2 % 2 2
x[m]
MRCP

Figura 3-23 — Diagrama do momento fletor devido as restantes cargas permanentes
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Verifica-se que o andamento do diagrama do momento fletor, devido as restantes cargas
permanentes, tem o mesmo comportamento que o diagrama do momento fletor devido ao peso préprio,
isto &, os valores de pico situam-se nas sec¢des de meio vao e nos apoios dos pilares.

b) Diagrama do esforgo transverso devido a agdo das restantes cargas permanentes

O andamento do diagrama de esforco transverso devido as cargas permanentes € o seguinte.

1000,000
800,000
600,000

400,000
200,000 /
0,000
-200,000 /
-400,000

-600,000

-800,000
-1000,000

VIKN]

= 2 2 a3 -3 = 2 = 2, P I%} . pe) .
2% BT o e % % & O % oz % T g
2 2 > > 2 2 % % % % % BT %
x[m]
—VRCP

Figura 3-24 — Diagrama do esforgo transverso devido as restantes cargas permanentes

Os valores de pico do esfogo transverso ocorrem nos apoios, pilares e encontro.

Iv. Esforcos devido as sobrecargas

A acdo das sobrecargas na obra de arte é modelada como se o tabuleiro fosse construido numa
Unica fase e envolve a agao da sobrecarga uniforme e linear, na dire¢do longitudinal.

a) Diagrama do momento fletor devido & agdo das sobrecargas

O andamento do diagrama para esta agéo € o seguinte.

-15000,000
-10000,000

-5000,000

0,000

M [kNm]

5000,000

10000,000

15000,000

2% % % % % % % 2 % 3 % % % %
) 2 i) 2 ) 2 %) 2 o 2 ) 2 2 e
e e e e % % % % % % % % %2 %

x [m]

—MSCmin MSCmax

Figura 3-25 — Diagrama do momento fletor devido as sobrecargas
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b) Diagrama do esfogo transverso devido a acao das sobrecargas

Ja o diagrama do esforgo transverso tem o seguinte andamento.

2000,000
1500,000
1000,000

500,000

g 0,000
= -500,000
-1000,000
-1500,000
-2000,000
2% ¢ % %2 & 3 B 2 3B % B 3 3 i
2% % 2 2 % % % o B % BT o3 %
x[m]
—VSCmax VSCmin
Figura 3-26 — Diagrama do esforgo transverso devido as sobrecargas
Para o dimensionamento longitudinal do tabuleiro do viaduto, a sobrecarga é agao variavel
condicionante.

V. Esforcos devido a variacdo diferencial da temperatura

Utiliza-se também o modelo da fase Unica para analisar o efeito da agao da temperatura na diregédo
longitudinal do tabuleiro da obra de arte, envolvendo o gradiente negativo e positivo da temperatura.

a) Diagrama do momento fletor devido a variacao diferencial da temperatura

0 andamento do diagrama devido a esta a¢éo € o seguinte.

-4000,000
-3000,000
-2000,000
-1000,000
0,000
1000,000
2000,000
3000,000
4000,000

M [KNm]

o 2 [ f3)) * P 2, P 2, 2 - >, ES) P pe
2% B B B % T L L % L % Z %%
e 2 22 2 % T % % % 7 % 37 33

X [m]

——MVDTmin MVDTmax

Figura 3-27 — Diagrama do momento fletor devido & agéo da variagéo diferencial da temperatura
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b) Diagrama do esforco transverso devido a variacao diferencial da temperatura

Ja o andamento do diagrama do esforgo transverso tem o seguinte andamento.

150,000

100,000

50,000

0,000

VKN]

-50,000

-100,000

-150,000
e 2, <2 )} = P 2, = 2, 2 - 2, 2
2T B s BT % % OB L % % % %

e c e e 2 2 2 2 2 2 ) 2

x[m]
VVDTmax VVDTmin

Figura 3-28 — Diagrama do esforgo transverso devido a variagéo diferencial da temperatura

Observa-se que para 0 momento fletor, as secgdes criticas localizam-se a meio vao e nos pilares.
Ja para o esforgo transverso, as secgdes criticas sao nos pilares.

Os andamentos dos diagramas de esforcos devido a agdo do veiculo tipo e da variagdo uniforme
de temperatura ndo ¢ analisado no estudo, pois ndo provocam esforgos consideraveis no tabuleiro da obra
de arte na direg&o longitudinal.

Os valores detalhados dos esforcos caracteristicos longitudinais encontram-se para consulta no

Anexo C.

3.5.3 ESTADOS LIMITES DE UTILIZACAO

O estado limite de utilizagdo abrange dois tipos de verificagbes, nomeadamente, o estado limite
de descompressao, o estado limite de largura de fendas, que fazem parte da verificagao ao estado limite
de fendilhag@o, e o estado limite de deformagé&o.

@,

«»» Estado Limite de descompressao

A verificagao ao estado limite de descompressao segue os pressupostos do REBAP, Artigo 69°.
Recorre-se a combinagdo quase-permanente de agdes.

As tensdes nas fibras superiores e inferiores séo dadas pela seguinte equagéo:

Mew o Pe, P Mew , [3.35]
/ AT

c 4 C c

o=x=

Em que,

Mg, - Momento fletor quase permanente com excluséo do pré-esforgo, em [kNm] ;
I, - Momento de inércia da secgéo transversal do tabuleiro, em [m“] ;

v - Distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade do tabuleiro, em [m] :
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A. - Area da secgao transversal do tabuleiro, em [mﬂ :
P - Forga de pré-esforco, em [kN];
€ - Excentricidade do cabo de pré-esforgo, em [m] ;

MPE’H,-p - Momento fletor hiperestatico devido ao pré-esforgo, em [kNm] .

Os sinais dos esforcos em cada parcela da equagéo [3.35] s&o positivos se o esforco provocar
tracdo na fibra e negativos se provocar compress&o.

O valor quase permanente do momento fletor & dado pela expressao:
Mgy, =Mep +Meeo + ¥, 50 -Mse + ¥, 07 - My [3.36]
Com ¥, =0,20 e w,,,; =0,30.

Para a combinagdo quase permanente de agdes no inicio de exploragéo e a longo prazo o
andamento do diagrama de tensdes segue o0s seguintes pressupostos:

= Tensdes nas fibras inferiores (o, ):

Mg, P-e P My

Oint = IC Vig + IC Vint _A_C + IC inf [3.37]
= Tensdes nas fibras superiores (o-sup):
M, P-e P Mgy,
ap PE Hip
A 538

E deste modo apresentam-se os diagramas dos andamentos das tens6es no tabuleiro no inicio da
exploracao e a longo prazo:

4,000

0,000

2,00 A \
- W/\\/A\r—\/k\,_,\/{\,__\/\/_,\/ H/\” e

-6,000

Tensoes [MPa]

-8,000

2% % % % % % B 2 % % B % %%
2 S 2 S 2 k2 2 B2 2 k) 2 B2 2 B e
2 2 2 2 2 2 % 2 2 2 2 2 2 %

x[m]
——aosup ginf —fctm fetk

Figura 3-29 — Diagrama das tens6es no tabuleiro no inicio de exploragéo
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4,000

2,000

0,000

‘©
£ A A A A A b
= 2,000
g N N M M TN
2 -4,000
f =
@
-6,000
-8,000
(=4 2, [ 5> A 2 25 2 2, 2 2 v, =2 2 2,
2 z 7 z 2 ) B 2 © % @ 2 2 2
=% %2 % % 3 g B B o3 g o3 B 3y
x[m]
—asup ginf —fctm fctk

Figura 3-30 — Diagrama das tensdes no tabuleiro a longo prazo

Da andlise dos diagramas anteriores, observa-se que a seguran¢a ao estado limite de
descompressao é verificada tanto para o inicio de explora¢do como para longo prazo.

Para mais detalhe sobre a verificagdo ao estado limite de descompressao no inicio e a longo prazo
consultar o Anexo D.

«» Estado Limite de larqura das fendas

A verificagdo do estado limite de largura de fendas segue o pressuposto do REBAP, Artigo 70°. E
utilizada na verificagdo a combinag&o frequente de agdes, tendo a sobrecarga como agéo variavel base.

As tensdes nas fibras inferiores e superiores s&o calculadas através da seguinte expresséo geral.

My , P-e , P _ Mecn [3.39]
/ A T

4 c 4 c

o==

Sendo,
Mesey - Momento fletor frequente, em [kNm].
O momento fletor frequente é dado pela combinag&o frequente e tem a seguinte equacéo:
Merog =Mpp +Mpco + 150 - Mse + W5 57 - My 3.40]

Com ;50 =0,40e W,y =0,30.

De seguida obtém-se 0 andamento de tensées no tabuleiro para a combinagéo frequente de agdes
para o inicio de explorag&o.
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4,000
2,000
0,000
g 2,000 \\/__\ ’\ k A A A A /\f
= 2
5
= 6000
-8,000
2% % % % 2 ¥ B 2 B 0 B 3 3%
2 T 2 T 3 % % o2 OB OB T oz oTe
x [m]
—osup oginf —fctm fctk
Figura 3-31 — Diagrama das tens6es no tabuleiro no inicio de explorag&o.
Ja a longo prazo, 0 andamento do diagrama de tensdes tem a seguinte configuragéo:
4,000
3,000
2,000
1,000
© 0,000
% -1,000
2 20 \,\ l A A A A ! /\l/
f o OKN M M M
24,000
-5,000
-6,000
2 @ % % 2 2 2 B 2 2 3 2 kS k3
e T % % % % % o3z % % 0% o3 %
x [m]
—asup oginf —fctm fctk

Figura 3-32 — Diagrama das tens6es no tabuleiro a longo prazo.

A seguranca ao estado limite de largura de fendas ¢ verificada, tanto para o inicio de exploragéo

como a longo prazo, pois ndo existem valores de tragdes superiores ao valor caracteristico da tensdo de

rotura do betéo a tragéo simples (fctm)

Os valores detalhados para a verificag@o ao estado limite de largura de fendas, consultar o Anexo

®

«»» Estado limite de deformacao

A verificagdo do estado limite de deformagéo atende ao indicado no REBAP, Artigo 72°. E é
utilizada a combinagéo frequente de agdes tendo a sobrecarga como agéo variavel base.

Com a analise feita dos valores obtidos no programa de célculo automatico SAP2000, nota-se que
a flecha méxima para as agdes atuantes localiza-se a meio do segundo e do sexto véo do viaduto.

Tendo em conta os esforcos considerados nos estados limites anteriores.

O deslocamento vertical maximo é dado por:

Oy max = [5V,PP +0,pe + 5V,RCP:| . [1 + ¢’(t’to )] +Wisc *Ousc +Wavor “Ovvor [3.41]
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Com 5. =0,40 , v,,r =0,30e p(tt;)=2,426.
Em que,
0y pp - Deslocamento vertical devido ao peso proprio;
0, pe - Deslocamento vertical devido ao pré-esforco;
Oy gep - Deslocamento vertical devido s restantes cargas permanentes;
v.sc - Deslocamento vertical devido das sobrecargas;

Oy yor - Deslocamento vertical devido & variagdo diferencial de temperatura.
Para o caso mais desfavoravel tem-se:
Oy max = [5V,PP +0,pe +0, pep } ) [1 + §D(t’to )} +Wisc *Oysc +Wavor “Oyuor =
= [—9,063 +8,894 —2,131] X [1 + 2,426] +0,4 x (—8,901) +0,3x (—0,597)
=—11,620mm ().

Para fazer a verificagéo € necessario calcular o deslocamento maximo admissivel dado por:

L
3, =— 3.42
V., adm 400 [ ]

Com L o comprimento do v&o em analise temos:
5 :(ijw —112,500mm
’ 400

A seguranca esta satisfeita, uma vez que o deslocamento maximo é inferior ao deslocamento
admissivel.
Os calculos acima apresentados sé@o para o segundo e sexto vdo. Para os restantes véos,

consultar o Anexo F.

3.5.4 ESTADOS LIMITES ULTIMOS

A verificacdo aos estados limites Ultimos foi efetuada de modo a que em cada secgéo do tabuleiro
fosse satisfeita a condigdo de que os esforgos atuantes devem ser inferiores aos esforgos resistentes, isto
é:

E g < ER [3.43]

Os estados limites em estudo foram, o estado limite de flex3o e de esforgo transverso.
N&o se considera a agao da variagao diferencial e uniforme de temperatura em estado limite ltimo,

por provocarem esforgos reduzidos (EC2, ¢.2.3.1.2).

@

«» Estado limite de flexdo
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Verificagdo que implica que os momentos fletores atuantes ou de célculo sejam menores que 0s
momentos fletores resistentes.
As secgbes condicionantes ao estado limite de flexdo s&o as de meio vao e as secgdes de apoio
ou pilares. Para os casos anteriormente mencionados as secgdes mais desfavoraveis estéo localizadas a
meio vao do sexto tramo e no segundo apoio do quinto tramo, isto é, no pilar P5. Nestes casos serdo
apresentadas as respetivas verificagdes.
i.  Momento atuante

O momento atuante é calculado através da seguinte expressdo matematica.
Mg =76 -Mpo +75 'MPE,Hip +76 “Mee +7 M. [3.44]
No calculo anterior apenas € contabilizada a parcela hiperstatica do pré-esforgo, pois a parcela
isostatica € contabilizada diretamente no calculo do momento resistente.

= Seccao do vao:
M., =1,35%x20098,424 +1,20x 7861,109 + 1,5x 2833,853 +1,5x 8801,846 =
=54019,751kNm.

= Secgao de apoio:
M;, =1,35x(-25957,464) +1,00 x11669,097 +1,5x (—6313,661) +1,5x (—10235,429) =
= —45863,295kNm.

ii. Momento resistente

Os momentos resistentes séo calculados a partir do equilibrio de momentos originados pela forga
de compressao no betéo (/:C ), forga de trac&o nas armaduras ordinarias (/:S ) e de pré-esforgo (Fp ).

Numa fase inicial foram determinadas as armaduras minimas longitudinais, dadas pela seguinte
expressao:

. 0,26-?ﬂ-b, d 13.45]

syk

A

s,min
Em que,
bt - Largura da alma, em [M ];
0= ds - Altura Util da secgéo para as armaduras ordinarias calculadas pela expressao:
d, =y —rec— Loz [3.46]

A altura da secgéo na posigéo da alma é representada por ( ha,,,,a ), 0 recobrimento por (€C ), com

uma espessura de 0,04 metros e (@, ) trata-se do didmetro da armadura adotada em milimetros.

Para um ¢,,, =25mm , tem-se uma altura (il de:
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25x107°

d =h, —rec—% = 2,800—0,04—( ]: 2,748m

Deste modo, obtém-se as armaduras ordinarias:
= Seccdo do vdo

e Armadura minima:

A i :0,26-?ﬂ~bt d 2[0,26x%x0,6x2,748}x104 = 27,955¢m’ ;

syk

e Armadura adotada:

A, =6¢25(29,450cm’ );

Para as duas almas tem-se A, =29,450x2 = 58,900cm’ .

= Seccao do apoio:

e Armadura minima:

A= O,26~fcﬂ-bt -d= {0,26><£><1,20><2,748}<104 = 55,910c:m2 :
’ Sk 500
e Armadura adotada:

A, =12¢25(58,900cm’ );

Para as duas almas tem-se A, =58,900x2 =1 17,800cm?.
O equilibrio de forgas relaciona a for¢a de compresséo do betéo, a forga de tracéo das armaduras
ordinarias e do aco de pré-esforgo e é estabelecida pela seguinte expresséo:
Fo=F+h [3.47]
Por sua vez, a forga de compressao do betdo tem a seguinte expressao:
F=fy-b-y [3.48]

Admitindo a hipdtese de as armaduras estarem em cedéncia, as for¢as de equilibrio e a posigao
de linha neutra sao calculadas da seguinte forma:
= Seccdo do vao

e Forgas:

F,=f,,-As=434,780x58,90x 10" = 2560,854kN ;
F,=f

pyd

-As =1400x162x10™" = 22680kN .

e Posicao da linha neutra (admitindo que esta se encontra no banzo):
F.=F+Fk <f,-b-y=F+k <
& 23,33x10° x11,20 x y = 2560,854 + 22680 <> y = 0,097m;
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x= 00 oo
080 080

Como X =0,121<e, =0,35m, alinha neutra encontra-se no banzo.

Correspondendo (X ) a posigao da linha neutra e (€, ) refere-se a espessura do tabuleiro junto &

alma.

= Seccdo do apoio

e Forgas:
F = fsyd -As =434,780%x117,80x10™" =5121,708kN ;

F. =f,,-As=1400x 162x10™" = 22680kN .

e Posigado da linha neutra (admitindo que esta se encontra no banzo):
F.=F+F <f;-b-y=F+F <
< 23,33x10° x2,4 x y =5121,708 + 22680 < y = 0,496m;

x= Y 049 eom
080  0.80

Como x=0,621<h,,, —e,=2,80-0,35=2,45m, a linha neutra encontra-se na alma.
A proxima etapa para garantir a seguranca ¢ a verificagdo da hipdtese de cedéncia das armaduras.

A altura util da secgao para as armaduras de pré-esforgo é obtida por:

» Seccao do vao
d, =h,,., —rec, =2,800-0,300 =2,500m;
= Seccao do apoio
dp =h,,, —rec,, =2,800-0,180=2,620m.

Em que (€C;;) e (r€C,,, ) sdo os valores do recobrimento inferior e superior, respetivamente, do
aco de pré-esforco.
Verificagdo da hipdtese da cedéncia das armaduras:
= Seccéo do véo
e Armaduras ordinarias:
d,—x 2,748 -0,121
88 = . gC =
X 0,121

-3,500 = 76,149%0

Como &, =76,14%%0 > &, =2,174%o , a hipotese de cedéncia das armaduras ordinarias &

verificada.
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e Armaduras de pré-esforgo:
dp — X o= 2,500-0,121
X ‘ 0,121

£, = &5, +a6, =5,000+68,974 = 73 974%

Ae, = x 3,5 = 68,974%

Como &, =173,974%0 > &, , =7,200%0 , a hipotese de cedéncia das armaduras de pré-esforco

¢ verificada.

= Seccdo do apoio
e Armaduras ordinarias:
d,—x 2,748 0,621
E = . =

: é, 3,500 =11.996%»
X 0,621

Como & =11,99%%0 > &, =2174%o , a hipétese de cedéncia das armaduras ordinrias é

verificada.
o Armaduras de pré-esforgo:
dp —X o = 2,620-0,621
X ‘ 0,621

£, = &5, +a, =5,000+11276 =16,276% |

Agp = x3,5=11,276%o :

Como & =16,276%0 > &, , =7,200%0 , a hipotese de cedéncia das armaduras de pré-esforco

é verificada.
Dado que a hipotese de cedéncia é verificada, as forgas calculadas anteriormente foram bem
previstas.

O calculo do momento resistente dado pela seguinte formula geral:
Mpy =F -2,+F, -2, 13.49]

= Secgdo do vdo
e Armaduras ordinarias:

z,=d, —%:2,748—¥=2,699m.

e Armaduras de pré-esforgo:
z,=d, —% — 2,500 —% = 2,452m .

Obtendo-se um momento resistente de,

M, = 2560,85x 2,699 + 22680 x 2,452 = 62516,987kNm | m
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= Seccdo do apoio
e Armaduras ordinarias:

0,496

z, =ds—%=2,748— = 2,499m .

o Armaduras de pré-esforgo:

2, =d,— Y = 2,620- 9% _ 5 379m.
2 2

Obtendo-se um momento resistente de,

M, =5121,708 x 2,499 + 22680 x 2,372 = 66592,190kNm / m

Em que (Z,) é o brago das armaduras ordinarias face a forga de compresséo do betdo e (Zp) 0
braco das armaduras de pré-esforgo.
iii.  Verificagao da seguranga a flexao

A verificagéo da seguranca a flex&o é satisfeita através da confirmagéo da seguinte expresséo.
My, < Mp, [3.50]

» Seccdo do véo
M;, =54019,751< M., = 62516,987 —Seguranga verificada

= Seccdo do apoio
M, =|-45863,295| < M, = 66592,190 — Seguranga verificada

Para analise do estado limite de flex&o para as restantes sec¢des do véo e do apoio da obra de
arte, consultar Anexo G.

«» Estado Limite de esforco transverso

A verificagdo da seguranga para o estado limite de esforgo transverso consiste em satisfazer a
condigao de que os esforgos transversos atuantes sdo menores que os esforgos resistentes.

As secgdes condicionantes para esta verificacdo s&o as dos apoios, nomeadamente & direita do
quinto apoio. Para esta sec¢éo serdo apresentados os célculos respetivos a verificagao.

Para os calculos admitiu-se @ = 90° como angulo formado pelas armaduras de esforgo transverso
com o eixo longitudinal da secgéo do tabuleiro e @ = 30° como angulo formado pela escora comprimida de
betdo com o eixo do tabuleiro.

De acordo com o previsto no EC2, o esforgo transverso foi calculado a uma distancia do apoio

correspondente a altura Util da secgéo para as armaduras ordinarias, expressas por:
¢ dot
ds = halma —rec _( a20 [3.91]

Obtendo assim,
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-3
d, = 2,800—0,04—(12210 j: 2,754m .

Para combinagao fundamental de agdes temos:

l. Esforcos transverso atuante

Perante a combinagédo fundamental de a¢des o esfor¢o transverso atuante é calculado através da
seguinte expressao:
Vey =76 Voo + 70 Ve + 76 - Voep + 70 - Ve

[3.52]
Substituindo obtém-se:

Ve, = 1,35 (~3160,449) +1,001939,840 + 1,50 x (~730,916) +1,50  (—1286,021) =
— 5352,172KN.

Il. Esforcos transverso resistente

O célculo do esforgo transverso resistente engloba varias etapas. Inicialmente calcula-se a
armadura minima transversal.

0,08-/f
(Aﬂj = N ; ok, bw om sen(a) [3.53]
S min Y

syk

Sendo necessario antes, determinar a espessura nominal das almas:

b
b :se ¢ <%
b _ w ¢b

W nom [3.94]
b, —0,5-)_,; caso contrario

Em que:
b, - Espessura das duas almas nos apoios, em [m];

¢, - Diametro exterior da bainha do cabo de pré-esforo, em [mm];
Para bw =2x1,200=2,400m ¢ ¢, = 130mm a partir da expressao [3.54], tem-se:

@, < %W < 2x0,13=0,26m < 2400 _ 0,300m, resultando b, .., =b, =2,400m

E obtém-se substituindo-se os dados na expresséo [3.53], uma armadura minima de esfor¢o
transverso de:

(Aﬂj :{%-2,400@%(%)}104:22,7180m2/m_
S min

Posteriormente calcula-se a armadura de calculo para o esforco transverso atuante na obra de
arte, através da expressao:

(ﬁ] ST [3.55]
S Juw Z-fy-cot(8)
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Emque, 2=09-d, ©z=09x2,754 =2,479m .

Substituido os dados na expresséao [3.55], obtém-se uma armadura de calculo:

5352172
(Aﬂj _ | 2 ~ 28,670cm" I m
s )y 2479x43478x10" xcot(30)

Assim sendo a armadura necessaria € 0 maximo entre a armadura minima e a armadura de

calculo:

(ASW j = max{(Aﬂj (Aﬂj } =max{22,718;28,670} = 28,670cm’ / m ;
S nec S min S cal

Como cada alma tem 4 ramos, no total tem-se 8 ramos, isso é:

(Aﬂj = ? =3,584cm* | m | ramo
s nec

Adotou-se assim, (Aﬂ] =¢121/0,15 (7,540cm2 I'm/ramo)
S

A
Ou seja, para o total dos 8 ramos, tem-se (%) =7,540x 8 =60,320cm® I m .

O esforgo transverso resistente € 0 minimo entre o esforco transverso associado a cedéncia de

estribos (VRd’s ) e 0 esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de betéo (VRd’max )

0 esforgo transverso associado a cedéncia de estribos é dado pela seguinte expressao:

Vigs =Foa -(A;W j 2| (cot(0)+cot(er)) - sen(er) | [3.56]

Substituindo-se tem-se:

Veg =434,78x60,320x 10" x 2,479 x| (cot (30) + cot (90) ) x sen(90) | =11260,769kN

Ja o esforgo associado ao esmagamento das bielas de betao € expresso pela seguinte expressao:

V. _ a, V- fcd ) bw,nom -z [3.57]
FIm cot(6)+tan(@) '

Em que, (V ) é o coeficiente de reducao da resisténcia do betéo fendilhado por esforgo transverso
f 35
e édadopor, v=0,6-|1-=% |=0,6x|1-— |=0,516.
P ( 250 250
Substituindo os dados na expresséo [3.57] tem-se:

1x0,516% 23,333 x10° x 2,400 x 2,479
VRd,max =
cot(30)-+tan(30)

=31017,635kN .

Logo, obtemos um valor de esforgo transverso resistente de:

Vg =MiN{ Ve, (Vi o | =Min{11260,769;28760,853} = 11260, 769kN .

Rd max
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M. Verificacdo da seguranca ao esforco transverso

A verificagdo da seguranga ao estado limite de esforgo transverso, consiste na garantia da

condigao que o esforgo transverso atuante € menor que o esforgo transverso resistente.

Vi, =[-7192,892| < Vg, =11260,769kN — Sequranca verificada.

Para mais detalhes sobre o estado limite Ultimo de esforgo transverso, consultar Anexo H.

3.6 Verificacao da seqguranca na direcao transversal do tabuleiro

A analise transversal do tabuleiro foca-se nas consolas laterais, laje intermédia e para carlinga,
sendo regida pela combinagao fundamental de agdes.

As consolas laterais integram a secgéo transversal do tabuleiro situando-se nas extremidades
exteriores as almas, a laje intermédia é a parte interior situada entre as almas. Ja a carlinga que apenas
se encontra nas secg¢des de apoio, funcionando como travamento entre as almas.

A Figura 3-33, representa o corte da secgédo transversal do tabuleiro e ilustra a localizagéo

detalhada dos elementos anteriormente referidos.

— - |
s | o
[}
Carlinga | .
| L
- Consola Laje intermédia - Consola -

Figura 3-33 — Partes constituintes da secg&o transversal.

As consolas laterais e a laje intermédia foram modeladas num modelo de andlise transversal
referido na Figura 2-13. J& a carlinga sera tratada de uma forma simplificada.
As secgdes condicionantes a agdes atuantes transversalmente para as consolas laterais e para
laje intermédia s&o:
» Consolas laterais:
o ELU de flexdo: Secgao do lado exterior junto a aima;
o ELU de esforco transverso: Secgéo do lado exterior junto a alma;
» Laje intermédia:
o ELU de flexdo: Secgao central;
o ELU de esforgo transverso: Secgéo do lado interior junto a alma.

% AcoOes transversais
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As acdes atuantes na diregao transversal séo o peso proprio, as restantes cargas permanentes, o
veiculo tipo, a sobrecarga uniforme do passeio e a sobrecarga concentrada do passeio.
. Peso préprio (PP)

A acdo do peso proprio corresponde ao peso da estrutura no modelo transversal.

Il. Restantes cargas permanentes (RCP)

Os elementos que constituem as restantes cargas permanentes sdo modelados através de uma

carga equivalente, de modo a facilitar a introdugao no modelo.

Quadro 3-23 - Cargas distribuidas equivalentes as restantes cargas permanentes

Elementos Carga[kN/m] Extensédo[m] Carga distribuida equivalente[kN/m?]

Viga de bordadura 2,500

Guarda-corpos 1,000
Passeio) Enchimento dos passeios 2,232 9,557 1,100 8,688
Lancil 2,825

Guarda de seguranga 1,000

Tapete betuminoso - - 1,920

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

Para efeito de andlise transversal, as restantes cargas permanentes foram modeladas com
8,690kN / m? nos passeios e 1,920kN / m? na faixa de rodagem.

1. Sobrecarga no passeio

As sobrecargas no passeio s@o simuladas por dois carregamentos distintos, sendo estes, a
sobrecarga uniforme e a sobrecarga concentrada.

a) Sobrecarga uniforme no passeio (SCU passeio)

Na modelagao transversal considerou-se uma carga uniforme nos passeios de 3,00kN / m*.

Figura 3-34 — Carregamento devido & ag&o da sobrecarga uniforme no passeio

a) Sobrecarga concentrada no passeio
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Ja a carga concentrada no passeio é de 20,000kN / m e considera-se aplicada no ponto extremo

do passeio.

Figura 3-35 — Carregamento devido & ag&o da sobrecarga concentrada no passeio

IV.  Veiculo tipo (VT)
O carregamento devido ao veiculo tipo é o descrito no RSA. Este é analisado para trés situagdes
diferentes, correspondentes aos casos mais desfavoraveis.
Nas figuras seguintes apresentam-se os tés casos de carregamento, nomeadamente o veiculo
tipo junto ao passeio, o veiculo tipo com uma roda centrada e o veiculo tipo centrado.

1) Veiculo tipo junto ao passeio

gl ~Passeio | 1
T
"1 ”””””” 37” L
i [ :
< Veiculo tipo =
=3
o
4 = 4
~
© =
X =
2 © ~
- L
ES
=t : 2
=18 Passeio 0

45,000

na

Figura 3-36 — Posigédo do veiculo junto ao passeio

1) Veiculo tipo com roda centrada

gl Passeio T
= 2
|
fffffffffffffff —————
g = ‘
.- L
S S IS R -
b -
R e
< Veiculo tipo =
8 = ~
- L
ffffffffffffffffffffffffff EN
=t 2
=13 Passeio |
. 45,000

Figura 3-37 — Posigao do veiculo com uma roda centrada
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1) Veiculo tipo centrado

o
|

g7 Passeio -
=L 2
77777777777777777777777777 3+
g £
& L §
o
. é - - ﬁ - - - B
< & ””””” ﬂ” =
= 2 - L =
g L Velcu‘lo tipo
fffffffffffff 1
=t . =
= Pasgeio N

45.000

T

Figura 3-38 — Posi¢éo do veiculo centrado

Dos trés casos analisados escolhe-se o mais desfavoravel para anélise na dire¢éo transversal.

«» Esforcos transversais

Apos filtragem e analise dos resultados obtidos, a partir do modelo transversal, tragamos os
seguintes andamentos dos diagramas de momentos fletores e esforco fransverso, devidos as agles

aplicadas a obra de arte.
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1) Diagramas de momentos fletores e esforgo transverso
a. Peso proprio

i. Diagrama de momentos fletores

-19,160 19,160
-16,287 -15,649

<
<

2, 2,2 2 2, A 2,
2 2% 2 2% % 2

s
s

x [m]

Figura 3-39 — Andamento do diagrama de momentos fletores devido ao peso proprio.

ii. Diagrama de esforgo transverso

19,660
15,100

V [kN/m]

-15,100
-19,660

e

2 2,
&

e
oR®

2
- 2
m]

K

2
&

e
e

X

L)

Figura 3-40 — Andamento do diagrama de esforgo transverso devido ao peso proprio.

b. Restantes cargas permanentes

i. Diagrama de momentos fletores

-19,535 -19,535

M [KNm/m]

e

Sl %
B & 2

e
e
v
e

Figura 3-41 — Andamento do diagrama de momentos fletores devido as restantes cargas permanentes
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ii. Diagrama de esforgo transverso

11,830
6,040
-6,040
-11,830
%, A 2 2% % %,
2 2% 2 2 2% % 2
x [m]

Figura 3-42 — Andamento do diagrama de esforgo transverso devido as restantes cargas permanentes.

c. Sobrecargas nos passeios — Uniforme (SCU) e concentrada (SCC)

i. Diagrama de momentos fletores

M [kNm/m]

-12

-10

- SCC —SCU
-10,692 -10,692
-3,372 -3,258 -3,372 5
-1,202 _’J 1,707
Al

% L% % 2 2%
(=2}

2 %% 2 2 2% %

x [m]

o
)
=)

Figura 3-43 — Andamento do diagrama de momentos fletores devido as sobrecargas nos passeios

ii. Diagrama de esforgo transverso

——scc ——scu
6,910
3,220
-0,075
-0,520
% e 0w 2 202 %
5> v > oY
=) % B > =) 2% % =)
x [m]

Figura 3-44 — Andamento do diagrama de esforgo transverso devido as sobrecargas nos passeios.
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d. Veiculo tipo - Roda centrada, centrado e junto ao passeio

i. Diagrama de momentos fletores

VT centrado VT junto ao passeio VTroda centrada
-100
-80
-60
—_ 40
E 20
E - /
=
=, 0 — 7
= \
20

- WVav,
60
80

o @ P R (=4 @ P P o
i) %% 2 = 2 %% %
x [m]
Figura 3-45 — Andamento do diagrama de momentos fletores devido ao veiculo tipo.
i.  Diagrama de esforgo transverso
VT centrado VT junto ao passeio VTroda centrada
150
100
50 / "\/\
E / A
E 0 | \ _/ —
= vV 4
50
100
150
o P P 2 2 P o
i) %% 2 2 2% % )
x [m]

Figura 3-46 — Andamento do diagrama de esforgo transverso devido ao veiculo tipo.

Verifica-se que em todos diagramas existem picos nédo esperados e estes devem-se a

simplificagdo adotada no modelo de andlise transversal, nomeadamente na definicdo da espessura dos

elementos de area.
Nota-se ainda, que as secgdes condicionantes encontram-se a meio do tabuleiro transversalmente

assim como, a esquerda e direita da zona das almas.
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2) Esforcos nas secdes condicionantes

A partir da analise dos diagramas de esforgos atuantes na dire¢&o transversal, foi possivel chegar

ao valor dos esforgos nas secgdes condicionantes.

Quadro 3-24 - Esforcos na diregéo transversal

Consola Laje Intermédia

A M v M v
[kNm [ m] [kN] [kNm | m] [kN]
PP -15,649 -15,100 11,420 19,660
RCP -17,795 -11,830 -4,037 6,040
SCU passeio -5,630 -3,220 -3,258 0,075
SCC passeio 9,705 -6,910 -1,202 0,520
Junto ao passeio 65,626 67,220 -1,622 -2,840
VT Centrado -3,783 2,720 57,803 62,060
Com roda centrada -4,055 -2,950 64,863 78,550

3.6.1 CONSOLAS LATERAIS

As consolas laterais s&o constituidas por um véo de 2,45 metros e uma espessura variavel com

0,20 na extremidade (e, = 0,20m) € 0,30 metros no encastramento (e, = 0,30m).

O passo seguinte é a realizacao das verificagdes aos estados limites ultimos de flexdo e de
esforgo transverso, utilizado a combinag&o fundamental de agdes.

«» Estado Limite de flexao

Na realizagdo da verificagdo a este estado limite as agbes utilizadas serdo o peso prdprio da
estrutura, as restantes cargas permanentes, veiculo tipo junto ao passeio e a sobrecarga concentrada no
passeio.

De seguida procede-se aos célculos de verificagdo para a secgdo condicionante que se encontra
junto a alma do lado exterior.

i.  Momento atuante

O momento atuante expressa-se pela seguinte equagao.

Mes =6 -Mep + 76 -Mecp + 74 '[MVT +V¥osc ‘Mscc,passeio] [3.58]

Em que,

M, - Momento fletor devido ao veiculo junto ao passeio;

M.

sce passeio ~ Momento fletor devido & carga concentrada no passeio.

Utiliza-se (Msco,passeio) na equacdo ja que este esforgo apresenta um valor superior ao da

sobrecarga uniforme.
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Substituindo em [3.58], tem-se:

M., =1,35x (—15,649) +1,50 % (—17,795) +1,50 x [(—65,626) +0,6 % (—9,705)]
=—154,992kNm [ m.

ii.  Armaduras de flexao

O célculo do momento resistente néo é direto, seguindo varias etapas, iniciando pelo calculo da
altura util:

d=e,—rec— (%} [3.59]

Em que,

e, - Espessura do tabuleiro na secgdo em estudo;
[eC - Recobrimento das armaduras;
¢adorado - Didmetro da armadura adotada.
Sabendo que e, =0,30m, rec =0,04me @, = 16Mm , tem-se assim:

16x10°°

d:O,30—0,04—( j:O,252m.

Deste modo, calcula-se o coeficiente (1) e a taxa mecénica (®):

oM, 154992
A bodtf,  1,0%0,252x233x10°

=0,105;

0=1-1-2- 11 =1-1-2x0,105 = 0,111,

Sendo assim, as areas de armaduras ordinarias s&o calculadas pela seguinte expressao:

A=w-b-d fy =10,111x1,0x 0,252 x 233 x10* =14,990cm* I m;
f 434,8

syd

)

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

«» Estado Limite de esforco transverso

Para verificacdo deste estado limite s3o contabilizadas as acdes atuantes devido ao peso préprio,
as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo junto ao passeio e a sobrecarga concentrada no passeio.
De seguida efetuam-se os calculos para o estado limite em estudo, para a secgéo condicionante

que se encontra junto a alma do lado exterior.
i.  Esforgo transverso atuante

0O esforgo transverso obtém-se pela seguinte expresséo:

Ves =76 " Vop + 76 *Viep + 70 '[VVT +VWosc ’Vscc,passeio:l [3.60]

Em que,
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er - Esforgo transverso devido ao veiculo tipo junto ao passeio;

V

scc passeio - ESfOrco transverso devido a carga concentrada no passeio.

Utiliza-se (Vscc,passeio) na equacgao ja que este esforgo apresenta um valor superior ao da

sobrecarga uniforme.

Substituindo em [3.60] tem-se,

Vyy =135 (~15,100) +1,50 x (—11,830) +1,50 x| (~67,220) + 0,60 x (—6,910) ]
— _145179kN | m.

ii. Esforgo transverso resistente

O célculo do esforco transverso resistente segue o pressuposto do EC2, clausula 6.2.2, que
estabelece a seguinte formula:
Vaso =[ Croee -k-(100- py-£,)" +k, -0, |-b, -d 3.61]
Com um minimo de,
Vager, = (0o +ki-0,,)-b, -d [3.62]

Resolugao da expresséo [3.62]:
k:1+,/@ <20=k=1+ @ =1,891<2,0;
d 252

v, =0,035-k%-f, " =(0,035%1,891"* x 35"%)x10° = 538,443kN | m*;
Oy = 0, pois a consola ndo esta sujeita a esforgo axial para respetiva analise;

Vey,. = (538,443+0.150)x1,0x0,252 = 135,688KN / m

Resolugao da expresséo [3.61]:

4
o= <0022 p = 22MOM07 4 65708 < 0,00
bW.d 1a0><0’252
o= 208 018 40,
Sy, 150

Viae :[CRd,c 'k'(100'P1 'fck)1/3 +k, 'O-cp:|'bw d=
_ [0,120x1,891x(1ooxo,00798x35)“3 +0,15><0]><1,0><0,252><103 =173,499KkN / m.

iii.  Verificagdo da segurancga ao esforgo transverso

Para a verificagdo da seguranga, o esforgo transverso atuante na secgéo tem que ser menor que
o esforgo transverso resistente, isto é:

Vey < Vi =|-145,179| < 173,499 — Verifica a seguranga.
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3.6.2 LAJE INTERMEDIA
A laje intermédia é caraterizada por um véo de 6,500 metros e uma espessura que varia entre 0,30

metros (&, = 0,30m ) € 0,25 metros (e, =0,25m ), na secgéo de encastramento e a meio vao, respetivamente.

A verificagdo da seguranga da laje intermédia foi realizada por utilizagdo da combinagéo
fundamental das acoes.

«» Estado Limite de flexdo

As agbes consideradas para a realizagéo da verificagdo foram o peso proprio, restantes cargas
permanentes, veiculo tipo com uma roda centrada e a sobrecarga uniforme no passeio.
De seguida irdo proceder-se os calculos de verificagdo para sec¢do mais desfavoravel, isto €, a
meio vao da laje intermédia.
i.  Momento atuante

O momento atuante é dado pela seguinte expresséo:
Mey =75 Mo + 75 -Mgcp + 74 'I:MVT +VWosc 'MSCU,passeio] [3.63]
Substituindo em, [3.63] tem-se:

My, =1,35x11,420+1,00x (—4,037) +1,5x 64,863 + 0 (~3,258) | = 108,675kNm / m.

ii.  Armaduras de flexao

Inicialmente calcula-se a altura util.

d=e,—rec —(%} [3.64]

Em que (€;) representa a espessura do tabuleiro a meio vao, (/€C) trata-se do recobrimento e

tem uma espessura rec = 0,04 metrose ¢adot refere-se ao didmetro da armadura adotado, e adotou-se

um didmetro ¢_, =16mm .

16x10°°

d =0.25—0.04—( j=0.202m

O coeficiente ( £ ) e a taxa mecanica (@ ):

oM, |-108,675|
“b-d?f,  1,0x0,2022 x23,3x10°

o=1-1-2-u =1-1-2x0,114 =0,121.

Sendo assim, as areas de armaduras ordinarias sdo calculadas pela seguinte expressao:

As_w.b.d.Lfc_d

syd

=0,114;

Y7,

=10,121x1,0x0,202 23 x10* =13,098cm* / m;
434,8
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Adotou-se A, =¢#16//0,10 (20,110cm / m).

«» Estado Limite de esforco transverso

Para verificacdo deste estado limite sdo contabilizadas as ac¢des atuantes devido ao peso proprio,
as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo com uma roda centrada e a sobrecarga concentrada no
passeio.

De sequida efetua-se os calculos para o estado limite em estudo, para a sec¢éo condicionante
que se encontra junto a alma do lado interior.

i.  Esforgo transverso atuante

O esforco transverso obtém-se pela seguinte expresséo:

Ves =76 Ve + 76 *Voer + 70 ':VVT + o sc * Vsee passeio ] [3.69]

Substituindo em, [3.65] tem-se:

Ve, =1,35%19,660+1,50 x 6,040 + 1,50 x [78,550 +0,60 ><0,520] =153,8%4kN m .

ii.  Esforgo transverso resistente

O caélculo do esforco transverso resistente segue o pressuposto do EC2, clausula 6.2.2, que

estabelece a seguinte formula:
Vege = Croe -k-(100- o, -£,)"* +k; -0, |-b, -d [3.66]
Com um minimo de,
Vage, = (umin +k, o, ) b, -d [3.67]

Resolugao da expressao[3.67]:

k:1+‘/@ £2,0:>k:1+‘/@:1,995<2,0;
d 202

v, =0,035-K*f, " = (0,035x1,995" x 35"2) x10° = 583 467kN | m*
Oy = 0 , pois a consola nao esta sujeita a esforgo axial para respetiva anélise;

Ve, = (583,467 +0.15%0)x1,0x0,202 = 117,860kN/ m

Resolugao da expresséo[3.66]:

4
2 :igo,ogjm =m=0,00996<0,02;
bW d 1a0X01202
Rdc :%:wzo,']zo,
’ 7, 150
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VRd,c :[CRd,c 'k-(100'p1 'fcl()1/3 +k, 'O-cp:|'bw -d=

_ [0,120>< 1,995 (100 0,00996x 35)"° +0,15x0}><1,0><0,202><103
=157,974kN | m.
i. Verificagao da seguranga ao esforgo transverso

Para a verificagdo da seguranga, o esforco transverso atuante na secgéo tem que ser menor que
o esforco transverso resistente, isto é:

Ve, <V, = 153,894 <157,974 — Verifica a seguranga.

3.6.3 CARLINGA

As carlingas sao elementos com uma secgao transversal retangular com 1,00 metro de altura e
0,60 metros de largura. Embora estes elementos sejam parte estrutural, serdo apenas dimensionados para
as armaduras minimas por apresentarem esforgos reduzidos.
i.  Armadura longitudinal

A seccao transversal da carlinga tem uma altura Util de:
-3
d =h—rec—(%) :1,00—0,04—(16”‘210 j=0,960m.

A armadura minima obtém-se a partir da seguinte expressao:

Ay = 0,26.(fc—d]-b, d= [o,zex(%jxo,exo,%o}m“ ~7,987cm’.

syd

Em que ( b, ) é a largura transversal da secg&o.

Adotou-se A, =4¢16 (8,040cm’) .

ii. Armadura transversal

A armadura transversal é obtida a partir da seguinte expressao:

0,08-/f
(Aﬂ) =—— % .p,-sen(a)= [%x 0,600x sen(90)] x10* =5,679cm* I m
S min

syk

(Aﬂj _ @ =2,840cm® | m | ramo;
S ramo

Adotou-se A, = ¢#12//0,20 (5,650cm’ / m).
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3.7 Pilares e suas fundacoes

Existem seis alinhamentos de pilares e cada um com dois pilares com 1,70 metros de didmetro.
Trés pares de pilares encontram-se fundados sobre fundagbes indiretas, isto é, estacas encabegadas por
um macico. Os restantes encontram-se fundados sobre fundagdes diretas.

Em termos de ligagdes pilares-tabuleiro, os pilares P1 e P6 sdo rotulados nas duas diregdes, ja 0s
pilares P2 a P5 estdo encastrados ao tabuleiro, ou seja, séo monoliticos.

Todos os pilares séo constituidos por betédo de classe C35/45 com armaduras ordinarias AS00NR

e as fundagdes séo de classe C30/37 com 0 mesmo tipo de armaduras ordinarias.

3.7.1 ESFORCOS ATUANTES

Com base no modelo tridimensional de analise sismica anteriormente referido, serdo retirados
todos os esforgos atuantes necessarios para analise.

Como agdes estaticas sdo consideradas a agao do peso préprio, do pré-esforco, das restantes
cargas permanentes, sobrecargas e as variagoes diferencial e uniforme de temperatura.

Em termos de agdes dindmicas é considerada a agéo do sismo. Para esta a¢éo os esforgos obtidos

foram divididos pelo coeficiente de comportamento sismico 77 = 2 proposto pelo REBAP.

Nesta analise ha que ter em conta os efeitos de segunda ordem, deste modo os valores dos
momentos fletores serdo corrigidos.

«» Efeitos de segunda ordem na presenca de esforco normal

Os efeitos de segunda ordem foram calculados segundo o método da rigidez nominal do EC2.
Os calculos apresentados de seguida séo para a situagéo mais desfavoravel, nomeadamente o
pilar P6, condicionante para a combinagao sismica.
1) Direcao longitudinal ou dire¢ao X
Para a situagdo mais desfavoravel, isto €, P6 considera-se como agao varidvel base a agéo do
sismo, pois origina maiores valores dos esforcos.
O calculo dos efeitos de segunda ordem segue a seguinte sequencia:

a) Imperfeigoes geométricas

o [3.68]

Em que,

0, - Inclinacao na diregéo X;

LO,x - Comprimento efetivo ou de encurvadura na diregéo X.
A inclinacédo na diregéo X é dada por:

0=00,a, [3.69]
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Resolugao da expresséo [3.69]:

_
® 200
2 5 2 2 2
Oy =—F=;=<qa, <1,0Uuseja, @, = =059<-<=a, =—:
L3S 5= 300 3
1 1 .
a,=05]1+—|=0,5x1+-[=100;
m,, 1
1 2 )
0, =6,-a, a,=——x-x100=0,003;
200 3

Emque L éaaltura do pilare M,, é o nimero de elementos verticais que contribuem para o

efeito total, no caso, M,, =1.

O comprimento efetivo de encurvadura € obtido por:
Iy, = -1 =2x14,300 = 28,600m;

Em que o coeficiente de encurvadura x = 2, porque o pilar P7, comporta-se como consola.

Resolvendo a expresséo [3.68], tem-se uma excentricidade na dire¢do X devido as imperfeigdes
geométricas de;

L
0, =0, = 0,003x28’—§°° — 0,048m.

b) Momentos de primeira ordem afetados das imperfeigoes geométricas
Na determinagdo dos momentos de primeira ordem afetados das imperfeicdes geométricas na
combinag&o sismica, segundo o eixo dos yy aplicou-se a seguinte expressao:
MO,Ed,i,y = MOEd,yy +Ng-€,, [3.70]

Passos para a resolucédo da expressao [3.70]

Mags,, =My, oo + 70 - My, ¢ = —1203,458+15x (~10126,066) = ~16392,556kNim ;
Ngy =N, go + 7 N, ¢ =—5048,405+1,5 x (93,066 = —5188, 004kN ;
Mgy, =Mrgy,, +Nes -6, =~16392,556—5188,004x 0,048 = ~16639,85tkNm .

No seguimento, foi calculado o momento fletor de primeira ordem na base dos pilares afetados

das imperfeigdes geométricas na combinagdo de agdes quase permanente segundo 0 eixo dos yy.

My . =M, +N

ocpyy T Ve “Cix [3.71]

Eopiy —

Etapas para a resolugéo da expresséo [3.71]:

MOEqp,yy = MOk,y,CP TV 'MOk,y,E =-1203,458+0x (—1 01 26,066) =-1203,458kNm
Nep =Ny oo+ - N,  =—5048,405+0x (~93,066) = ~5048,405kN ;
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+N;

q

Myes,, =M -6, =~1203,458— 5048405 0,048 = —1444,008kNm

0Eqp.yy X
c¢) Verificagao da dispensa de efeitos de segunda ordem
A verificacdo da dispensa dos efeitos de segunda ordem consiste em comprovar a seguinte
condicao:
A < iy [3.72]
Em que,
/1X - Coeficiente de esbelteza do pilar na diregéo X;

ﬂ"m - Esbelteza limite na direcéo.

O coeficiente de esbelteza do pilar é calculado pela expressao:

/Ox
by = 3.73]
y

Etapas para a resolugao da expressao [3.73]:

I, =28,600m, obtidos anteriormente;

7 (G ) _ 7x1,700°

A =2,270m?;
4
4
. o 4
IC _ T (¢p/lar) _ 7x1,700 = O,410m4=
Y 64 64

/

A \2270

|
g, =t 28800 7008

i 0,425

y

A esbelteza limite € obtida pela seguinte expressao:
A = 20-A, -B-C,
im,x - —

\] nN

Etapas para a resolugao da expresséo[3.74]

M. |-1444,098|
— p(oty)-—2EL — 2 3445 ]
Pux =0oh) *|-16639,851

PR
" T1402-¢,, 1+0,2x0,203

[3.74]

=0,203

=0,961;

A, =002-A =0,02x2270= 0,045m*

A, f, 0045x4348
A -f, 2270x2333

4

=

0,373;
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B=\14+2-m=1+2x0,373=1321;

C =17-r =17-1=0700, em que h,, € a razdo de momentos de primeira ordem na

my
extremidade;
-5188,004
ny = Ne, = | | 3:0,098;
A -f, 2270x23,3x10

4 = 20-A-B-C, _20x0,961x1321x0,700
N 40,098

Os efeitos de 2° ordem nao podem ser dispensados pois:

A, =67204> ], =56,762

=56,762;

imx
Os restantes pilares também n&o verificam a dispensa dos efeitos de segunda ordem, logo
considera-se os efeitos de segunda ordem em todos pilares.
d) Momento de calculo total
O momento de célculo total engloba os momentos de primeira e de segunda ordem, é obtido pela

seguinte expressao:

M M

[3.75]

edy — Moea,iy
N, _
Em que,
MOEdy,-,y - Momento de primeira ordem afetado das imperfeicdes geométricas na

combinag&o de agdes de calculo segundo o eixo dos yy;

3 - Coeficiente que depende da distribuicdo dos momentos de 12 e 22 ordem,;

N, . - Carga de encurvadura baseada na rigidez nominal;
N,, - Valore de calculo do esforgo normal.

O valor da carga de encurvadura baseada na rigidez nominal é determinado pela seguinte

expressao:

2
Ny, =—) [3.76]

A rigidez nominal segundo o eixo dos yy (E/y) determina-se pela seguinte expressao:

B =K, E, I, +K,, I, B3.77]

cd oy

Uma vez que a taxa de armadura , =0,02 > 0,01 resulta que k -0 € g __ 03
’ 14059,

originando a expressao:
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Bl =K, -E,|

cd ey

3.78]

Etapas para resolugdo da expresséao [3.78]:

0,3 0,3

K, = = =0,272:
© 1+05-9,, 1+0,5%0,203

E,= Eoy = 34 =28,333GPa>
cd 1 2

Ve )

1 =0,272x28,333%10° x 0,410 = 3163102,524kNm” .

C

B, =K, -E

cy

Substituindo na expresséo [3.76], tem-se:

~ 7 -El, 7% x3163102,524

N,, S = o 38166,378KN .
() 28,600

E pela expressao [3.75], calcula-se o valor do momento total:

_ . B |__ 1,0 __ .
Mes, =Mogy,, | 1+ N, » = —16639,851x| 1+ 6T = —-19259,143kNm
N, |-5188,004]

2) Diregao transversal ou diregéo Y

Para a direco transversal os calculos sé@o semelhantes e obteve-se um momento total de:
My, , =—5496,994kNm -

Os célculos detalhados relativamente aos efeitos de segunda ordem encontram-se no Anexo J.

3.7.2 VERIFICACAO DA SEGURANGCA DOS PILARES

A verificagdo da seguranca segue os pressupostos do EC2, em que os esforgos atuantes tém de
ser inferiores aos esforcos resistentes.

« Estado limite de flexdo

Para a verificagdo da seguranga dos pilares ao estado limite Gltimo de flexdo, a combinagéo
sismica de agdes é a condicionante.

Os calculos de verificagdo serdo apresentados para o pilar P8, pois este apresenta maiores valores
de esforgos.

Com auxilio de um programa de calculo previamente testado para secgdes circulares, que
determina o estado limite ultimo de resisténcia a flexao composta, realizou-se a verificagéo.

No programa, inicia-se por introduzir as carateristicas dos materiais que constituem a sec¢éo do

elemento, nomeadamente a tenséo de cedéncia de calculo do betéo (fcd ) e do ago (fsyd ).
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Quadro 3-25 - Input das caracteristicas dos materiais

Materiais [MPa]
Betao (fcd) 23,3
Aco (fsyd) 4348

De seguida, € necessario introduzir no programa as caracteristicas geométricas da secg¢éo, como

o didmetro, a area de armadura e o recobrimento. Para o caso em estudo, as caracteristicas sao:

Quadro 3-26 - Input das caracteristicas geométricas da secgéo do pilar

Caracteristicas Exterior Interior
Diametro (m) 1,700 0,000
Armadura (cm?) 643,200 0,000
Recobrimento eixo (cm) 0,100 0,000

Por fim, insere-se os valores de esfor¢os atuantes, nomeadamente, 0 momento fletor e o esforgo
normal.

O dimensionamento sismico segue o pressuposto do RSA, que considera que o sismo atua
separadamente em cada diregéo. Assim sendo determinou-se o valor do momento atuante, como sendo o
mais desfavoravel de:

MEdzmaX MEd 2"' NEd’ei 2; Mde+NEd'eix2 [3'79]
e, Y (e, i (e, |

Resolugao da expressao[3.79]:

\/(MEd'y ) +(Nes e, ) = \/(19259,143)2 +(—5188,004 % 0,048)" =19260,753kNm ;

\/(ME“ ) +(Ng, -e,, ) =+/(5496,994)" +(~5188,004 x0,048)° = 5502,631kNm ;

M, =max{19260,753 ; 5502,631} = 19260,753kNm .

Quadro 3-27 - Input do esforgo normal atuante € momento fletor atuante

N [kN] M [kNm]

-5188,004 19260,753

Com os dados de entrada introduzidos, obteve-se o seguinte grafico de inteiragéo NRd M Rd
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Figura 3-47 - Diagrama de interagao Nrd¢;Mrd

O par atuante de momento fletor e esforgo axial estd compreendido entre as curvas de momento

fletor resistente, entdo esta satisfeita a seguranga para a armadura adotada.

A armadura longitudinal adotada: A, = 80¢32 (643,2000m2).

Adotou-se esta armadura para os restantes pilares, pois se para a situagdo condicionante verifica

a seguranga, para restantes situagdes também esta garantida a seguranca.

@,

«»» Estado limite de esforco transverso

A combinagéo de agdes utilizada para a verificagdo do estado limite de esforgo transverso, é
aquela que tem como agéo variavel base o sismo, pois é a condicionante.
A verificagéo sera apresentada para o caso mais desfavoravel, nomeadamente o Pilar P6.
1) Esforgo transverso atuante

O esforgo transverso atuante é dado pela seguinte expresséo:
Vey =Vip +70 Ve [3.80]

Como a agdo do sismo atua separadamente em cada dire¢do, o esforgo transverso atuante

considerado é o mais desfavoravel de entre as duas direcoes.

VEd,x = VCP,x *+74 'VE,X =-84,158 +1,5x (—714,449) =-1155,832kN :
Veg, =Vep, +7 Ve, =—0,000+1,5x(—213,883) = —320,825KkN ;

Ve, =max{Vg,, Ve, } =—1155,832kN .

2) Esforgo transverso resistente
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O calculo do esforgo transverso resistente, solicita por forma a simplificar a secgao do pilar,

transformar a secgao circular numa quadrada com lado Ber =1,202m -

@ =1,700

L pilar—

Figura 3-48 — Seccdo equivalente dos pilares

A altura Util da seccao:

12x107°

d=b,, —rec—(%) - 1,202—0,04—{ j:1,156m.

Calculo da armadura minima transversal:

0,08-./f N|
(&j =’f—0k-bw -sen(a)= {%x'],ZOZXSGD(QO)}X']O“ =10,604cm* I m;
s min

syk

Emque p, =b,

pilar

=1,202m -

A area de armadura de célculo é dada pela a expressao:

(ASW j = —VEd [3.81]
S Ju Z-f4-c0t(0)
Em que, Z é dadopor z=0,9-d =0,9x1,256 =1,040m .
—1155,832
(Aswj = Vey = | — | =14,757cm® I m;
S Ju Z-fya-cot(0) 1,040x434,8x10™" xcot(30)
Assim sendo, a armadura necessaria € 0 maximo entre a armadura minima e a armadura de
calculo:
(Aﬂj = max{(Aﬂj (Aﬂj }:14,757cm2 Im;
S nec S min S cal
Com 2 ramos, tem-se: (Aﬂj = 14% =7,379cm? I m | ramo :
S nec

Entso adota-se (A—j = ¢12/10,10 (1 1,310cm* /' m/ ramo);
S

A
Ou seja, para 0s 2 ramos, tem-se (%j =11310x2=22,620cm* /m .
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O esforgo transverso resistente € o minimo entre o esforgo transverso associado a cedéncia dos

estribos (VRd,S ) e 0 esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de betdo (VRd,max ).
Vos = min{VRd,s ;VRd,max} [3.82]
Etapas de calculo da expresséo [3.82]:

v,

s =T -(A;W ] -z [(cot(@) +cot(ar))- sen(a)]

= 434,8x 22,620 x10”" x1,040 [ (cot(30) +cot(90) x sen(90)) | =1771,643kN;

v:0,6-(1—);—"):0,6x(1—£j:0,516;
250

250
. . . . 3
v, - a,-v-fy-b, -z _1,0x0,516x23,3x10" x1,202x1,040 _ 6507 948KN
™ cot(0)+1tg(0) cot(30)+1tg(30)

Logo, obtemos um esforco transverso resistente de:
Veg =Min{Veg 1V | = 1771,643KN .

3) Verificagao da seguranga ao esforgo transverso

Garante-se a seguranca quando o esforgo atuante é menor que o esforgo resistente.

V., =|-1155,832| <V, =1771,643 — Verifica a seguranca

A armadura adota seré igual para todos os pilares.

3.7.3 01VERIFICACAO DA SEGURANCA DAS FUNDAGCOES DOS PILARES

Os pilares assentes em sapatas sdo os pilares P1, P2 e P6, no que corresponde respetivamente

as sapatas S1, S5 e S6. O seguinte quadro descreve as dimensdes geométricas das respetivas sapatas.

Quadro 3-28 — Dimensdes geométricas das fundagdes diretas

Sapata L [m] B [m]r h [m]
$1 12,000 6,000 2,500
S5 12,000 6,000 2,500
S6 12,000 6,000 2,500

As sapatas séo de betdo armado, nomeadamente betdo C35/45 com armaduras ordinarias A500

NR. As armaduras tém 0,07 metros de recobrimento.

«» Verificacdo geotécnica

Efetuando a analise as combinagdes de agdes, verifica-se que a combinagao sismica é a mais

desfavoravel
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Segundo o indicado no EC7, utilizou-se a abordagem de calculo tipo 1 da combinagao 2, isto é,

(A,"+"M,"+"R,).

A sapata S6 é a condicionante, sendo assim, os calculos apresentados dizem respeito a este

elemento.

88

O angulo de atrito do solo ¢ de 35° e o peso especifico é de 19kN / m*.
a) Calculo da tensao aplicada sobre o solo de fundagao

O valor de calculo do esforco normal na base da sapata:

Nesr =2-Neg piar + PPrapaia + PPt

= 2x|-5188,004|+ 4500,000 + 4887,248 = 19763,256kN;

O valor de calculo do momento fletor segundo o eixo dos yy na base da sapata:
Meypy =2-Mgy, +2- Ve, -h=2x |—19257,555| +2x |—1 155,83| x 2,500
= 32735,953kNm;

O valor de calculo do momento fletor segundo o eixo dos xx na base dos pilares:
Mesp =2-Mgy +2-Vgy , -h=2x |—5491,429| +2x |—320,825| x 2,500
=13679,709kNm,;

O valor da excentricidade na base da sapata na dire¢do X:

Me,,, 32735953
Ng, 19763,256

ex,, =ex; = =1,656m ;

O valor da excentricidade na base da sapata na dire¢éo Y:

Mg, 13679,709

_ ~-0,692m .
Ng, 19763256

ex,, =ex, =

A tensdo maxima aplicada sobre 0 solo é obtida pela seguinte expresséo:
_ NEd,b

= = 3.83
O-max O-solo B" I_l [ ]
Etapas de resolugéo da expressao [3.83]:
= Diregao X:
B', =B-2-ex, =6-2x1,656 =2,688m .
L', =L =12,000m .
_ Newy 19783256 _ oo 200k s m2,

O maxx -
*B'-L',  2,688x12,000
= Diregéo V:

B', =B =6,000m

L' =L—-2-ex, =12,000-2x|-0,692 =10,616m ;
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N
Gy = NITOIZD a4 orsiy s
"B, 600010616

b) Valor de calculo da capacidade resistente do solo de fundagao nas dire¢coes X e Y
Os valores de calculo das caracteristicas do solo:
tan(¢' tan(35
¢', =arctan M =arctan M =32,479°;
Vs Vs

Vasao = 220 = 180 _ 19,0006 1 m? ;
=y 10

4 ’

A capacidade resistente ({4 ), é obtida seguindo as recomendagdes do EC7.

1 , . )
Qq = E'yd,solo ‘B 'Ny,d .S;/ 'Iy +4, 'Nq,d 'Sq ’ Iq [384]

Etapas para a resolucao da expressao [3.84]

= Fatores de capacidade resistente:

N, _ ™9 g (45+¢7j_emn (32479) o tan? (45 32_;79j 24,523 ;

N,, =2-(N,s—1)-tan(g',) =2 (24,523 1) xtan(32,947) = 29,948;
= Larguras efetivas:

B' =B-2-ex, =2,570m;

L' =L=12,000m

B', =B =6,000m;

L', =L—2-ex, =10,567m -

= Fatores de geometria da sapata em planta (em X e Y):
B', 2,570

-0,3-—%=1-0,3x———=0,936;
L 12,000
B' 2,570
=1+—%-sen 1+ sen(32,479)=1,115:
S =1+ - son(g's) =T g Son(32479)
Bl
,=1-03-—L=1-03x 0000 _ 4 g3,
L' 10,567

y

B
=1+—L-sen(¢',) =1+ 6,000
L, 10,567

x sen(32,479) =1,305.

qy

= Fator que leva em conta a diregdo da atuagéo da forga horizontal (em X e Y):
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B'

2+(B/
1+(B"/
(

2+(2,570/12,000
1+(2,570/12,000

X

Ll

X

)) 2,428,

3,13

)_
)
- 2+(B',/L',)  2+(6,000/10,567)
©h 1+(BYIL,)  1+(6,000/10,567)

y

= Forgas de célculo (em X e Y):

Feavx =Feavy = Neyp, =19088,256kN;

Feghx =2 Vg g =2311,663kN ;
FEd,H y = 2 VEdy E — 641,649kN .

= Fatores de inclinagdo da carga (nas diregbes X e Y):

r m,+1

F 2,428+1
PR _[ B1883 T
19088,256

FEd,V,x ]

mx 2,428
i = 1_FEde’X - 1_M =0,731:
19088,256

EdVx |

r -m,+1

, 3,136+1
_ 1_FEd,H,y _ 1_M =0,868;
19088,256

I?’vy

EdVy |

r E my, 3136
il g leay | ] 4641649 ~0,920
@ i F 19088,256

EdV.y
= TensAo resistente na base da sapata devido ao peso volimico de solo acima da
fundacgao:
q0 = J/d,solo 'hsolo = 19,0)(4,203 = 79;857kN/m2

= Valor de calculo da capacidade resistente do solo de fundagéo (em X e Y):
1

Qux = E'yd,solo -B'X-N%d ‘S, '/y,x +q, -N v sqx Ay = =2035,537kN | m?;
1 , :
A, =§'7’d,so/o -B y-Nyyd ‘S, i, +0q, -N 0 sqy iy = 2878,534kN | m?.

c) Verificagao da capacidade resistente do solo de fundagao

A verificagdo é garantida se cumprir a seguinte condi¢&o:

O < Gy [3.85]
Assim sendo temos,
Craxx = 012,700 < q,, , = 2035,537 — Verifica a seguranga
Gy = 310,275 < q,, , = 2878,534 — Verifica a seguranca

Para detalhes sobre a verificagdo geotécnica das sapas S1 e S5, consultar Anexo K.
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«» Verificacio estrutural

A verificagdo estrutural sera apresentada de igual modo para a sapata S6, tendo como agéo
variavel base o sismo.
a) Verificacao estrutural das sapatas na dire¢ao longitudinal (diregdo X)
Os esfor¢os na base das sapatas, assim como as excentricidades, utilizados para verificagio
estrutural, seguem o mesmo tratamento do efetuado no dimensionamento geotécnico das sapatas.
= Armaduras da face inferior da sapata na diregao longitudinal (dire¢éo X)
O calculo das armaduras da face inferior da sapata na diregdo X, segue as recomendagdes do

método das bielas Figura 3-49.

€0, B4
N N PN
C D
‘an ‘an N ://
‘ ke.2g ‘ kx.ay . . -
I I git i
A - PN
Py I \\ //, \
= ‘ FS o < ‘ R, © N
\
| E | A
ﬁ A
y
I g IR ox_UN -
Rz ‘B "‘( 1
k { FB—“* KN
A B | A B | A B |
CORTE A-A PLANTA

Figura 3-49 — Modelo de célculo para o0 método das bielas

Pelo método, a determinagao da forga de calculo no tirante de armaduras junto a base da sapata

(F

tsd X

) € por consequéncia a determinacéo da area de armadura de célculo ((A*S X) / ), séo dadas pelas
! cal

seguintes formulas:

Quadro 3-29 - Férmulas da forca de célculo no tirante e da &rea de armadura

B B
B 7'L|'O- .(_ao.(0’5_k )]

exb,x = Z 2 max 4 X

Se tax d (A+ ) _ Ftsdx
$.X Jecal fsyd ‘L|

ex,, B Fo Ny .(exbyx —~a, '(0’5—kx))

Se 4 fsax ;
Etapas de resolugéo para o calculo das armaduras na face inferior da sapata pelo método das
bielas:
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-3
d:h—rec—(%)=2,5—0,07—[25X210 j=2,418m.

O coeficiente (k « ) € determinado pela interpolagdo dos valores de (e/ a) e (k), com base nos

valores de referéncia descritos na Quadro 3-30.

Quadro 3-30 - Valores do coeficiente k (S. Gorgulho, 2001)

ela, 0 025 05 1 15

k 0,25 0,20 0,15 0,10 0,05

Por interpolacéo temos:

M
e=ex,, =—2 =3712m;
Ed pilar

a, = B, =1,700m;

Para :;0=% =2,183 , tem-se k, =0,050;

Para o caso em estudo, nomeadamente S6, como ex, , =1,715 > % =1,500 tem-se,

_ Negs '(exb,x — 4, ’(0’5_kx))
foax d

F
(A+sx) _ tsd x :( 81607236 jx104 — 15,6410m2 /m,
e "1 0| 43485107 x12

=8160,226kN ;

Adota-se A", = ¢#25/10,20 (24,540cm” | m).

= Armaduras da face superior da sapata na dire¢ao longitudinal (dire¢do X)

As armaduras da face superior da sapata foram calculadas, considerando o seguinte modelo:

Figura 3-50 — Modelo de calculo das armaduras da face superior na dire¢éo X
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Este modelo simplifica a sapata numa consola que esta sujeita ao carregamento do peso préprio
da sapata e 0 peso préprio do solo acima da sapata.

Carregamentos estes que sao calculados do seguinte modo:

PP, o = 7ysan-h =25x2,500 = 62,500kN / m*;

sapata

PP = Voo oo =19x4,203 =79,857kN / m?
O momento fletor maximo de calculo devido ao carregamento:

B =(0,20-a0)+(§—%°j = (0,20><1,700)+(6’—§0—@J —2,490m;

2
M_Ed,y = (76 "D’Dsapata +7a PP, (2,490)

solo

(Bcons )2
)T = (1,35><62,500 +1,50 % 79,857)><
=632,908kNm [ m.
A armadura na face superior da sapata calcula-se com a seguinte express&o:
f
(A,) =obd= [3.86]
* Jcal fsyd

Etapas de resolugéo da expressao [3.86]:

20x107°

d:h—rec—(%j=2,500—0,07—[ j:2,420m;

My, 632,908
b-o?-f, 10x2,420°x20,0x10°

0 =1-1-2- u =1-1-2x0,005 = 0,005;

20’08}404 =6,031cm*Im:

U 0,005

(A7), =(0,005x1,0x2,420><

Adota-se A", =$20//0,20 (15,710m* / m).

b) Verificagdo estrutural das sapatas na dire¢ao transversal (diregao Y)
Nesta dire¢do o modelo de calculo consiste numa viga simplesmente apoiada com duas consolas,
como se pode observar de seguida:
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%ﬂar f%’\;ﬂar
sapata PPy Edbx Edbx

HH&XHHHXHH&

e il
Ormax
. 12,000 } . L }
. 3,500 . 5,000 . 35,500 }
= MODELO DE CALCULO COM CARREGAMENTOS
L0
5,500 . 5,000 . 3,500 o
CORTE B-B -
M+Ed

DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES

Figura 3-51 — Modelo de calculo e diagrama do momento fletor na diregdo Y

Os diagramas de momentos fletores para a verificacdo estrutural das sapatas, estéo

representados no Anexo R.

O valor de calculo do esforgco normal e do momento fletor na base do pilar:

N,

Ed.pilar — —5188,OO4KN1
M, , =13679,709kNm -
O valor equivalente ao peso préprio da sapata e do solo acima da sapata:

PP,

sapata

PP =y,-h. -B=19,0x4,203x6=479,142kN/m

solo

= Y484 -h-B=250x2,500x6 =375,000kN / m;

O valor da tengdo maxima:
o, =618,934x6=23713,607kN /m

= Valor do momento atuante

Do modelo de calculo ilustrado na Figura 3-51, obteve-se o valore do momento méximo positivo
M, , =17032,400kNm e do momento méaximo negativo de M~ , = —1206,300kNm .

= Valor das armaduras

A expresséo de calculo das armaduras na face inferior da sapata:

(A*syy )ca/ =w-b- d-:°—d [3.87]

syd

Etapas para a resolugéo da expresséo [3.87]:
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M, 17032,400
b-d”-f, 6,000 2,420 x20,0x10°

o=1-1-2-u=1-1-2-0,024 =0,025;

()., =[ 0,025x10x242x-2 |10 = 27, 287cm I m.
e 4348

=0,024;

7,

Adota-se A", = $25/10,10 (49,09¢m? / m).

A expressao de calculo das armaduras na face superior da sapata

(A, :a)-b-d~:0—d

syd

Etapas para a resolugao da expresséo [3.88]:

16x107°

d:h—rec—(%):ZSOO—O,W—( j:2,422m;

Mg, ~1206,300
b-o?-f, 600024222 x20,0x10°

o=1-1-2- u =1-1-2-0,002 = 0,002;

(4,) =[ 0.002x10x2422x 222
s 1348

=0,002;

Y7,

j><104 =1,907cm* I m:
Adota-se A", = ¢16/ 10,15 (13,4000 / m).

«» Fundacoes profundas

[3.88]

Encontram-se assentes em estacas, os pilares P2, P3 e P4, sendo os macigos correspondentes

S2,S3 e $4.

No quadro seguinte, apresentam-se as dimensdes geométricas dos macigos.

Quadro 3-31 - Dimensdes geométricas das fundagdes profundas

Macigo Lmac [m] Bmac [m]r hmac [m] Nest Lest[m]
S2 11,000 5,000 2,000 8,000 12,800
S3 11,000 5,000 2,000 8,000 15,600
S4 11,000 5,000 2,000 8,000 7,700

Em que, o Lmac corresponde & dimensé&o na dire¢éo longitudinal, o Bmac a dimens&o na dire¢éo

longitudinal, a hmac a altura do macigo, o .y ao niimero de estacas por macigo e o Les, ao comprimento

de cada conjunto de estacas.

Relativamente ao didmetro das estacas, este é igual para todas, assumido o valor de 1,000 metro.
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Os macicos de encabegamento assim como as estacas séo constituidos por betdo de classe

C30/ 37 com armaduras ordinarias A500 NR , com recobrimento de 0,07 metros.

«» Verificacido geotécnica

Para a verificagao geotécnica a combinagdo sismica € a condicionante como agéo variavel base.

Na verificagéo geotécnica foi utilizada a abordagem de calculo com o sismo tipo 1 da combinagéo
2 (A,"+"M,"+"R, ), segundo 0 EC7,
A verificacdo é apresentada para o macigo e o respetivo conjunto de estaca S4, por ser a situagao
mais desfavoravel.
Considera-se as caracteristicas para o solo de fundagao, precisamente as mesmas que foram
definidas na verificagdo geotécnica das fundacbes diretas.
a) Fatores de correlagao

Por serem estacas moldadas no local e admitindo que foi realizado um ensaio de campo do tipo

SPT, isso faz corresponder os fatores de correlacéo 4 3= 14 e ( 4= 14,
b) Valores de calculo das caracteristicas do terreno
tan(¢' tan(35
¢', = arctan M = arctan Q =32,479°.
Yy 110
Fown =220 =190 49 kv .
7, 1,0

c) Verificagao do efeito de grupo

O afastamento entre estacas, Sest =3,000m.

Jaque 3¢6X, =3,000m ,entdoo Sest = 3¢ext , Isso implica que n&o existe o fenémeno chamado
efeito de grupo, sendo assim, calcula-se apenas a capacidade resistente para uma Unica estaca,
multiplicando no final pelo nimero de estacas por macico e temos ainda 7, =1

d) Valor de calculo das forgas atuantes

PP,

Ed,mac

=26 784 Loae “Brae - Bnae = 1,0x25,0x11x5x 2,0 = 2750,000kN ;

x1?

PPEd,est =76 7Vea 'Aest 'Lest = 110X2510X( J12,8 =251,327kN ;

Fo =2-Ney i +PPrg mae + PPy est " Mot = 2% |—8835,265| +2625,000 + 251,327 x 8 =
= 22306,146kN.

e) Profundidade critica
Para, ¢'  =35°= % =12,417 = D, =12,417x1,000 =12,417m .
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20
De/B e
12417} === 1=
10 i

0 1
25° 35° 45°
¢

Figura 3-52 — Grafico para obtengéo da profundidade critica

Como, D, <L

est

= O e = Voo XD =19,0x12,417 = 235,923kN | m?;

Para, 4 =35°= N, =60;

o /
i /

// i
I 1
0 ~—1 .34'5_“ L L ]
U 2% 3 V36 40 e d

Figura 3-53 — Grafico para obtengao do fator de profundidade

f) Valor calculado da capacidade resistente de ponta

O valor de calculo da capacidade resistente de ponta de uma estaca:

zx T

Ryca = 0y o Ny - Ay = 235,923 x 60 % =11117,609kN .

Em que, Ab é a area de ponta da estaca.

g) Valor calculado da capacidade resistente lateral

k, =1-sen(¢')=1-sen(35)=0,426;

No caso de estacas moldadas no local, 0= 1,0 : ¢’d = 1,0>< 32,479 = 32,479;

O valor de célculo da tenséo efetiva vertical média é de:

'Y med =  vinex _ 235,923 =117,962kN | m*;
’ 2 2

A capacidade resistente lateral toma o valor de:

R, ="y s ks -tan(g', )- A, :117,962><0,426><tan(32,479)><[12,800><2><7z><%j -

=1286,316kN.

97



CALCULOS JUSTIFICATIVOS

Sendo, AS a area lateral da estaca e ks = ko o coeficiente de repouso.

h) Valor calculado da resisténcia total

Valor da capacidade resistente total de uma estaca:

R, s =Ry o + R,y =11117,609 +1286,316 = 12403,925kN -

c,cal 's,cal

i) Valores caracteristicos das capacidades resistentes

O valor caracteristico da capacidade resistente de ponta:

R R
R _min{( ot )y (Roea )m,-m}_min{11117,609;11117,609} 041 149K

&4 1,4 1,4

O valor caracteristico da capacidade resistente lateral:

R R
- min{( vt ) (Roca ) } - {1286,316;1286,316} Jp——

& <, 1,4 1,4

O valor caracteristico da capacidade resistente total:

R R
R, = min{( e o (R o } = min{12403’925 - 12403’925} — 8859,946KN .

¢, , C4 1,4 14

j) Valor de calculo da capacidade resistente

O valor de calculo da capacidade resistente total de uma estaca individual:

R,| . (7941149 918797 8859,946
—= r=Mmin + ;
16 13 15

Regina = min{ﬂ + &; } = 5669,985kN ;

7/13 7/3 7/t
O valor de calculo da capacidade resistente total para o grupo de estacas:

R,

o =Nyt - Re i - 77, = 8 5669,985 > 1 = 45359,880kN -

k) Verificagdo da capacidade resistente do solo de fundagao

A verificac@o € garantida se cumprir a seguinte condicao:
Fu <R [3.89]

Assim sendo,

F, =22306,146 < 45359,880 — Verifica a sequranca .

«+ Verificagdo estrutural

O dimensionamento estrutural das estacas e do macico de encabegamento efetua-se para a
combinag&o condicionante cuja a agao variavel base é o sismo.
a) Macico de encabegamento
Os calculos para a verificagdo serdo apresentados para o macico de encabegamento do grupo de

estacas S2.
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O dimensionamento das armaduras do macigo, a partir da distribuicio dos esforgos, provenientes
dos pilares para o macico e deste para as estacas por intermédio das bielas é realizado com base no

seguinte modelo:

i Ny T
ES EG E7 ES gl 8
Oﬁ Oﬁ
o
X L{Ojk
y ol —| o
o o
S 4 O
M =) fe)
(@)
mﬁ
3 s
E E2 E3 E4 i e I
1,000, 3,000 _ 3,000 _ 3,000 1,000,
I I I |

\L
‘J,OOO‘L 2,000 L 2,500 L 2,500 L 2,000 ‘LW,OOO}

L 11,000 |

Figura 3-54 — Modelo de calculo no macigo de encabegamento através de bielas

Denomina-se dois tipos de estacas, vistos que existe simetria em termos de posi¢éo e distribui¢do
de esforco entre as estacas, nomeadamente tipo 1 e tipo2.

As coordenadas das estacas em relagdo ao centro de gravidade do macigo séo:

Quadro 3-32 - Coordenadas das estacas em relagdo ao centro de gravidade do macigo

Estaca x[m] yi[m] (Xi)z [sz (yi )2 [mz]

E1 Tipo 1 -1,500 4,500 2,250 20,250
E2 Tipo 2 -1,500 1,500 2,250 2,250
E3 Tipo 2 -1,500 -1,500 2,250 2,250
E4 Tipo 1 -1,500 -4,500 2,250 20,250
E5 Tipo 1 1,500 4,500 2,250 20,250
E6 Tipo 2 1,500 1,500 2,250 2,250
E7 Tipo 2 1,500 -1,500 2,250 2,250
E8 Tipo 1 1,500 -4,500 2,250 20,250

Soma 18,000 90,000

A distribuicdo dos esforgos na zona do macigo sobre a estaca para os dois tipos de estacas, por

forma a realizar o seu dimensionamento é dado pelo seguinte esquema:
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Estaca Tipo 1 Estaca Tipo 2

ALCADO PLANTA

Figura 3-55 — Esquema em planta e algado das bielas na zona do macico de encabegamento

i. Estacatipo1
0O valor do esforgo axial numa estaca do macigo € dado pela seguinte expressao:

2'NEdp'/ y,
=——ET 4 2-M S
nest Edy z 2 ZyIZ

Segundo 0 RSA a agéo do sismo ocorre huma s6 diregéo, ou seja, apenas em X ou apenas em Y,

Siiom,,- 13.90]

NEd ,est1

contabilizando-se 0 momento mais desfavoravel.

-1,500
Me,, T =2x10462,019x T =—1743,670kNm;
=2x10635,435x 4,500 _ 1063,544kNm ;

dezz

Conclui-se que a participagdo de Me,, € maior no seu valor absoluto, deste modo temos um

esforgo axial numa estaca do tipo 1 de:

2'NEd,pi/ar +2.M X, 2><|—8835,265|

= —-——— Ed’y . 2 =
nest in

A altura util do macico de encabegamento:

+|—1743,670| = 3952,486kN ;

N Ed est1

25x10°°
2

d..=h. —rec—(%]:Z,OOO—O,W—( j:1,918m.

A forga nas armaduras na zona do macigo sobre as estacas do tipo 1 é dada por:

— NEd,est1 [3 91]
' tan(6,) '

Etapas de resolugao da expressdo [3.91]:
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6, = arctan T = arctan 1918 =42,748°;

NP G ¢T \/2,0002 +(—1,500)2 - 1’7400

— NEd,est1 _ 3952,486
" tan(6,) tan(42,748)

=4276,075kN

Para determinar as armaduras nas duas direcdes € necessario decompor a forga na dire¢do X e

O angulo da forca total com a diregao X:

—arctanLy 1P J arctan( 2,000 ]:53,130°

A forg¢a nas armaduras do macigo em X e Y:

F., =F.-cos(a,) = 4276,075 x cos(53,130) = 2565,651kN ;
F,, =F,-sen(a,) = 4276,075xsin(53,130) = 3420,860kN

A armadura na zona do macigo sobre as estacas na dire¢édo Xe Y:

F
(Ay,), = =[ 2000511460 5 o0gom
e =F "7\ 234,810

syd

Adota-se A, =12¢25 (58,920cm’);

F
(Aq,) == =( 3420’8603}104 =78,677cm’.
Pe f | 434,8x10

Adota-se A, , = 8425 +15420 (86,380cm” ).

ii. Estacatipo2

O valor do esforgo axial numa estaca do macigo é dado pela seguinte expresséo:
2-N_, .
Ed pilar
— 7 4 2. MEdy 2+2 Mg, -
nest z

A contribuicdo do momento:

Edyzz

[3.92]

NEd,estz =

Yi
>yt

—1,500

=2x10462,019x =—1743,670kNm;

My, - = 2x10835,435 200 _ 354 515KkNm
Ny 90
2N, ,  2x|-8835.2
Negasr = 22 42 My, -y = s 65|+|—1743,670|=3952,486kN.

iy > =
nest in

A forga nas armaduras na zona do macigo sobre as estacas do tipo 2 é dada por:
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N
FS2 — Ed est2 [393]
tan(6,)

Etapas de resolugao da express&o[3.93]:

2,918
= arctan

dmaC
JVop X050 — ¢T \/1,0002 +(—1,500)2 - 1’7400

— NEd,est2 _ 3952,486
? tan(6,) tan(54,309)

6, = arctan =54,309°;

= 2839,208kN .

Para determinar as armaduras nas duas diregdes € necessario decompor a forga na dire¢do X e

O angulo da forga total com a diregao X:

o, =arctan Yo = arctan 1,000 =33,690°:
Xop |—1,500|

A forga nas armaduras do macicoem X e Y:

F,, =F,-cos(a,)=2839,208 x cos(33,690) = 2362,366kN ;
F.o, =F -sen(a,) =2839,208 xsin(33,690) = 1574,906kN .
A armadura na zona do macigo sobre as estacas na direcdo X e Y:
(Au),, = i; = [423;653?53 ]x 10* = 54,332cm’;

Adota-se A,,, =12¢425 (58,920cm’);

( p ) _Fay _( 1574906
2 Jeal — f 434,8x10°

syd

jx 10* = 36,221cm’.

Adota-se A, =8¢25 (39,280cm’ ).

b) Estacas
As estacas S2 sdo as condicionantes, portanto os célculos para a verificagao serdo apresentado
para as mesmas.
i.  Calculo das armaduras transversais das estacas

O esforgo transverso atuante é calculado a partir da seguinte expressao:

2-V_,
Vegest = nEd'p”ar [3.94]

est

Etapas de resolucao da expresséo [3.94]:

Vg ior =Max{ Vi Vg, | = Max {457,722,482,357} = 482,357KN ;
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V _ 2'VEd,piIar _ 2X482,357

Ed estaca —

n

=120,589kN .

estaca

Para obtengéo das armaduras simplificou-se a sec¢éo circular das estacas para uma secgao

quadrada com uma dimens&o best =0,707m.

G100

—

b, =0,707

—

Figura 3-56 — Secgéo transversal da estaca com simplificagéo

A altura util da secgao:

12x10°°

d =b, —rec —[%j = 0,707—0,070—[ j =0,631m.

A armadura transversal minima:

w
S fsyk

(AﬂJ _008-Jfs .Sen(a):{on,mhsen(go)}m“=6,196cm2/m;

Com b, =b,, =0,707m .

A armadura de célculo com a contribui¢do do esforco transverso atuante:

(Asw j — VEd,estaca — 1207589 1 — 2,8200m2 /m :
S Ju Z-f,4-c0t(0) 0,90x0.631x434,8x10™" xcot(30)

A armadura transversal necessaria:

(ﬁj = max{(&j {Aﬂ) } = 6,196cm2 Im;
S Jiec S Jnin S Jeal

Com 2 ramos, tem-se: (&j = @ =3,098cm?/m/ramo:
S hec

Adota-se (ATJ = 1211015 (7,540cm” / m  ramo) .

ii.  Calculo das armaduras longitudinais das estacas

O valor de calculo do momento fletor atuante é dado por:
MEd,est = VEd,est -t [395]

Em que, t é o coeficiente de comportamento elastico dado por:
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(b [E 1000 330 o0
3 \E,, 3 \5

O momento fletor atuante:

Mg, o =120,589 % 0,534 = 64,395kNm -

Tendo como base o programa de célculo para secgdes circulares, mencionado no
dimensionamento dos pilares, dimensiona-se a armadura longitudinal, em que o valor do esforgo axial toma

0 minimo valor absoluto do grupo de estacas.
NEd,est = {NEd,esM ;NEd,estz} =3952,486kN .
Com os dados de entrada, a1, ., =64,395kNm € N_,., = 3952,486kN , obteve-se uma

armadura muito baixa. Recorrendo-se ao calculo da armadura minima para a secgao transversal da estaca

de acordo com a seguinte express&o:

0,5 <A, <1,00m> — A, > 25cm” [3.96]

Adota-se A, =13¢16 (26,130cm’ ).

3.8 Encontros e suas fundacoes

O viaduto é constituido por dois encontros designados por E1 e E2, do tipo perdido. Cada um
deles é composto por um espelho, uma viga de estribo, dois gigantes, duas sapatas isoladas e muros de
avenida. Em termos de geometria s&o idénticos, diferenciando entre si a altura dos gigantes.

Os elementos estruturais dos encontros sdo constituidos por betdo da classe C30/37 e

armaduras ordinarias A500 NR e dotados de um recobrimento de 0,070 metros.

3.8.1 AcOEs

O encontro esta sujeito a trés tipos de agdes, nomeadamente, as agdes atuantes na massa do
encontro, o impulso de terras e as agfes transmitidas pelo tabuleiro
. Ag0es atuantes na massa do encontro
A massa do encontro é composta por espelho e viga de estribo, gigante, sapata e terras sobre a
sapata nomeadamente, (Solo 1 e Solo2).

As ages atuantes decompdem-se em duas componentes; a forca vertical e a forga horizontal.
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Espelho + Viga de estribo

Gigante
Solo 2
LEGENDA:
Fy
Sapata
™ A

Figura 3-57 — A¢Bes atuantes na massa do encontro

Nota-se que para as sapatas néo lhes é associada uma componente horizontal da forga, tal ocorre
porque na ocorréncia de um sismo, este elemento acompanha a movimentagao do solo.
A forca vertical devido @ massa do encontro é igual ao peso préprio de cada elemento, deste modo

temos:
F =PP [3.97]
A forca horizontal é obtida pela multiplicacdo da forga vertical por um coeficiente sismico:
Fi=F-pB [3.98]
A obra de arte encontra-se na zona sismica A e com base nos Artigos 29 e 31 do RSA, o coeficiente
de sismicidade ¢ & =1 e o valor do coeficiente sismico € dado por £=016-a=0,16x1,0=0,16.

Il. Impulsos de terras
Verificou-se a existéncia de trés impulsos de terras, sendo eles, o impulso devido ao peso préprio
das terras (CP), impulso devido a uma sobrecarga de 10kN / m? atuantes no terrapleno (SC), e ainda o
impulso devido a agéo sismica (E).

A figura seguinte esquematiza a atuagdo dos impulsos acima mencionados, assim como

representa outros parametros a utilizar, tais como, a altura do encontro (he,,C ), a profundidade onde os
impulsos se anulam ( Z, ), a inclinag&o com a horizontal do solo suportado no tardoz do encontro (i ) e no

caso, a inclinagéo com a vertical do pano da estrutura no tardoz do encontro ( @; ).
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henc

Figura 3-58 — Encontro com impulsos, alturas e angulos considerados

= Coeficiente de impulso em repouso (Teoria de Rankine)
ky =1-sen(¢',) [3.99]
Emque, #'4 = arctan[Mj _
Vg
= Coeficiente de impulso ativo (Teoria de Coulomb)
cos’ (¢'d_ ("i)

cos’ (¢f)-008(5'd+¢,).[1+ \/39”(5'd+¢'d)-sen(¢'d_.,-)}

k:

a

[3.100]

cos(5'y+ ¢, )-cos(¢p —i)
Emque, o', :§-¢‘d

= Coeficiente de impulso para a agao do sismo (Teoria de Mononobe-Okabe)

2 [ ‘_9‘
k. = 05 (¢'s= ¢~ 0) [3.101]

si ‘
§'y+¢',)-sen(p',~i-6,)
NPT ool sen(S'y+¢'; d j
cos(,)-cos* (¢, )-cos(S',+ ¢, +6,) { +\/ cos(6',+ ¢, +6,)-cos(p, —1)

Em que, 6, = arctan(1 k*;{ ] com kH = ,3 e k, = %-kH, adotando mais tarde o valor que
— v

introduzir um maior impulso sismico.

lll.  Agdes transmitidas pelo tabuleiro
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Estas agbes sao transmitidas através do aparelho de apoio nos encontros. Os apoios s&o mdveis
na dire¢o longitudinal e fixo na direcéo transversal da obra de arte.

As agdes transmitidas sdo nomeadamente, uma forga vertical (£, ), uma forga horizontal na

diregéo longitudinal (£, ,_ ) e por uma forca horizontal na direcéo transversal ( £

HT tab )

Jtab

FV,tab

HT tab

|
|
|
|
|
L>
=
|
|
|
|
|

A A

if,fifq\hfff R R J\ﬁ N
\ \

Figura 3-59 — Agbes transmitidas pelo tabuleiro

Uma vez que o apoio € movel na dire¢éo longitudinal, a forca horizontal na direcéo longitudinal
transmitida pelo tabuleiro tem em conta o atrito entre os elementos constituintes do apoio. Sendo assim

temos:
Fo=F u [3.102]

Sendo 2 = 0,05 o coeficiente de atrito entre 0 ago e o teflon.

3.8.2 ENCONTRO E1

O encontro E1 tem 10,226 metros de altura total (henc ) € 0s impulsos anulam-se a uma altura

profundidade aproximadamente de 7,57 metros (Z, ). Os impulsos ativos estdo aplicados no tardoz e os

impulsos passivos estédo aplicados na parte frontal do encontro.
Os célculos para verificagdo da seguranca seré@o feitos para uma largura de 5,60 metros,
correspondendo a metade do encontro, uma vez que este é simétrico.
. Acgdes atuantes na massa do E1
As acgles que atuam na massa do encontro E1 s&o calculadas de acordo com as expressdes

apresentadas anteriormente, nomeadamente, [3.97] e [3.98].
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Quadro 3-33 - Agéo atuantes da massa de metade do encontro E1

Forgas Centro de Gravidade
EElEE Fv Fu CGy CGn
[kN] [kN] [m] [m]

Espelho + Viga de estribo 808,668 129,387 3,680 7,580
Gigante 618,120 98,889 3,020 3,750

Sapata 688,560 - 3,020 0,600

Solo 1 985,264 157,642 5,540 5,690

Solo 2 304,517 48,723 0,500 2,630

O centro de gravidade vertical CGy corresponde & distancia horizontal entre o ponto exterior da
sapata e o centro de gravidade de cada elemento, quanto ao centro de gravidade horizontal CGy
corresponde a distancia vertical entre o ponto exterior da sapata e o centro de gravidade de cada elemento.

Il. Impulsos de terras no encontro E1

Os diagramas de impulsos de terras tém as seguintes configuragdes:

o
1
]
1

7
§ 6 4 F\/,tab
« 1 FHL‘Lab y—
|
A
8 5 2
g ~ 3
=7 E SC CP

1,200

1,200,

1000 4000 L1000
1 1

6,000 3,800

| | e

Figura 3-60 — Diagrama de impulsos de terras e areas de aplicag&o no encontro E1

Os diagramas de impulsos foram divididos em oito diagramas. Na zona do gigante, considerou-se
que os impulsos de terras estdo aplicados numa largura de influéncia que corresponde ao dobro da largura
do gigante, porque as terras ao lado provocam impulsos devido ao atrito.

Os impulsos sao obtidos de acordo com as expressdes apresentadas no quadro seguinte.
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Quadro 3-34 - Expressdes dos impulsos de terras no encontro E1.

Acao Impulso Expressoes
1 licp :%-]/d x k x 3,900% x 5,600
cp ) I, oo = 74 x k 3,900 x 3,669 x 2,400
3 lyop = % ., x k3,669 x 2,400
4 I, sc = k> Sgq > 3,900 x 5,600
s¢ 5 ls s = kxS x 3,669 2,400
6 Lo =74 % (k; —k,)x3,669% 3,900 5,600
. ; e = %x 7, x(k, — k. )x 3,900% x 5,600
8 Lise =%x7/dx(ks—ka)x3,6692><2,400
Em que:

V4 - Valor de célculo do peso especifico do solo;
k - Coeficiente de impulso em repouso ou ativo;

Sso - Forga distribuida da sobrecarga no terrapleno, s =10kN / m?;
k s - Coeficiente de impulso para a agao sismica;

ka - Coeficiente de impulso ativo.

Para a verificagdo geotécnica, considerou-se que os impulsos séo inclinados, assim sendo, cada
impulso decompde-se em duas componentes:

o  Componente horizontal dos impulsos:
ly=1-cos(¢p +6"y) [3.103]
o  Componente vertical dos impulsos:

l,=1-sen(p +6"y) [3.104]

Em que, 5'd - angulo de atrito solo-muro.

lll.  Agdes transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1
As forgas transmitidas pelo tabuleiro foram determinadas no modelo tridimensional de anélise

sismica no programa de célculo automético SAP2000.
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Quadro 3-35 - Forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1

Forgas verticais (Fvab) Forgas horizontal transversal (Fur.tab)
RE cP sc VDT vuT E E
[kN] [KN] [KN] [kN] [KN] [kN]
Maximo 170,536 104,956 16,409 31,239 407,587
849,552
Minimo -1028,708 209,854  -16,409 -31,239 -407,587

Os esforgos caracteristicos obtidos pelo programa de calculo automético encontram-se no Anexo

L.
¢ Verificacdo geotécnica
Os valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro sdo obtidos pelas seguintes
expressoes:
e Combinagdo com a sobrecarga como agado variavel base:
Feviap =76 " Fuopran + 70 '[Fv,sc,tab + (‘//O,VDT “Fyvor v + ot “Fruur e ):' ;
FEd,HL,tab =Fegyvitan "
o Combinacdo com a agéo sismica como agéo variavel base:
Feavies =76 Focpian + 7o Frewn
FEd,HL,tab =Fegyvitan "
Foram efetuadas 4 combinagdes com base nas agdes varidveis base(ver Quadro 3-36):
Quadro 3-36 — Combinagdes a utilizar para a verificagdo geotécnica
Nomenclatura Combinagao
() (1,00xCP +1,00xE,, ), com impulsos ativos
(i) (1,00xCP +1,00xSC,, ), com impulsos ativos
(i) (1,00 xCP+1,00xSC... ) com impulsos ativos
(iv) (1,00xCP +1,00x SC,,, ), com impulsos em repouso

l Estados limites ultimos
Os estados limites ultimos a verificar sdo: ao derrubamento, ao deslizamento e a rotura do terreno

de fundag&o. Para a verificagdo foram adotados critérios que s&o resumidos no quadro seguinte.
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Quadro 3-37 - Critérios de verificagdo da seguranca

. Acao Variavel Base: Acéo Variavel Base:
Estado Limite
SISMO (E) SOBRECARGA (SC)
Derrubamento F.S.>1,00 F.S.>1,50
Deslizamento FS > 1 ,OO FS > 1 ,50
Rotura do terro de fundagéo Orax S0,y Orax <0,y

Em que F.S. é o fator de seguranga.

A combinagdo (iv) ndo sera realizada para avaliar a estabilidade global do encontro, mas
unicamente as tensdes no terreno, uma vez que se refere a um caso em repouso e, segundo a teoria do
equilibrio limite, a verificagdo da seguran¢a ao derrubamento e ao deslizamento, realiza-se para uma
situacdo com um aterro em estado ativo.

= Estado limite de derrubamento (EQU)
Os valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro consideradas na verificagao,

apresentam-se no quadro seguinte:

Quadro 3-38 - Valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no estado limite de

derrubamento (EQU)
Acao variavel base
Forga
Emax Emin SCmax SCmin
Fea,v.tab [kN] 981,366 934,507 1262,609 934,507
Fed,HL tab [KN 49,068 46,725 63,131 46,725

A combinagao condicionante é a (ii), para 0 caso em estudo.
Os calculos para a verificagéo séo feitos com base no esquema seguinte (ver Figura 3-61):

A
—— e I\ e —

\

f \Mdst

Mstb

Figura 3-61 — Modelo de calculo do estado limite de derrubamento

O fator de seguranga é determinado pelo quociente entre 0os momentos estabilizantes e os

momentos desestabilizastes.

FS.= 2 M [3.105]

szst
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O momento estabilizante € diretamente proporcional ao valor de calculo da forga estabilizante e 0
braco desta forca.

> M, = Zn:(FEd' -br;)  =17026,837kNm;

D My = (Fey;-br; ), = 9415,393kNm .

i=1
O fator de seguranca:
17026,837
9415,393

Os calculos encontram-se detalhados no Anexo M.

FS.= =1,81>150 — Seguranga garantida .

= Estado limite de deslizamento (EQU)
O valor de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro consideradas na verificagdo apresenta-
se na tabele seguinte.

Quadro 3-39 - Valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no estado limite de
deslizamento (GEO e STR)

Acdo variavel base

Forga SCmax SChmin
Ere AC1-Comb1 AC1 - Comb2 AC1-Comb1 AC1 - Comb2
Fed,v,tab [KN] 981,366 1474,997 1133,907 1146,895 849,552
Fed,HL tab [KN 49,068 73,750 56,695 57,345 42 478

Nota-se que no caso em questao a acéo variavel base é a sobrecarga, e existiu a necessidade de
se utilizar a abordagem de calculo 1 paras as combinagbes 1 e 2, e verificou-se que a combinagdo
condicionante € a (iii) para a AC1 — Comb2.

A verificagdo € efetuada conforme o esquema ilustrado na figura seguinte:

A

N 777J\ﬁ777
\%

—
Fdst Fstb

Figura 3-62 — Modelo de calculo do estado limite de deslizamento

O fator de seguranga é determinado pelo quociente entre as forgas estabilizantes e as forgas
desestabilizantes.
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[3.106]

As forcgas estabilizantes:

Sy =Ry, )-tan(87, ) = 1707,213kN

j=1
As forgas desestabilizastes:

m
=1

> Fe =D (Feg; ) =1087,560kN ;

O fator de seguranca:
5 _1707.213
" 1087,560

Os calculos detalhados encontram-se no Anexo N.

=1,57>1,50 — Seguranca garantida .

= Estado limite de rotura do terreno de fundagcao (GEO e STR)
Os valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro considerados na verificagéo séo os
mesmos que os utlizados na verificagao anterior para o estado limite de deslizamento.
Neste caso a combinagéo condicionante é a (iv).

o Tens3o aplicada no solo de fundacdo

A sapata do encontro € composta pelas seguintes dimensdes em planta 6,000 x 3,800 (BxL).

A tensdo maxima aplicada sobre o solo é dada pela seguinte expressao:

o = ZFEd,V

3.107
max Bl. Ll [ ]
Resolugao da expresséo [3.107]:
B'=B-2-ex,=B-2-br,=6,000—-2x0,474 =5,052m ;
L'=L=3,800m;
Z(FEd,V,i 'brv,/)
Com, br,, = ’21,”—
Z(FEd,V,i)
i=1
F
O = 2Feav _ 49371938 _ 257,216kPa .
BL' 5,052x3,800
o Valor de célculo da capacidade resistente do solo de fundacio
Segundo o EC7, o valor de célculo da capacidade resistente (q,, ) € determinado por:
1 . . .
gy = > Yosoo LN, g8, -1, +qy-Nyy-S, I, [3.108]

Etapas de resolugao da expresséo [3.108]
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Os fatores de capacidade resistente:

N =g tan? (45+¢7j_e”'ta"<2“91 -tan’ (45 @j—m,mo;

q.d

N,,=2-(N,,—1)-tan(¢',) =2x (10,430 —1)-tan(24,791) = 8,711,

Os fatores de geometria da sapata em planta:

s, =1- 03B—1 0,3x %—0601
L 3,800

s, :1+%-sen(¢'d) =1+ 5,052

x sen(24,791) =1,560.

O fator que leva em conta a diregao da atuagéo da forca horizontal (nas diregdes X e Y):
(2 #{3m0)
= ’ =1,429;
(B') 5,052
1+ — | 1+
L' 3,800
(L) (29
= : =1,571.
(L') 3,800
1+ = | 1+
B' 5,052

As forgas de calculo (nas diregdes X e Y):
FEd,H,y =0;

m,=mg=

X

my:mL=

Fropy = Fegy =1465,989%N ;
Feayx =Feay, = ZFEd,V =4937,938kN .

Os fatores de inclinagédo da carga (nas dire¢des X e Y):

R 1465,989 T
S P11 {1— ! } 0,425
Fovs 4937938

[ OF m, 1429
P PN :|:1_1465,989} — 0,605
IV X 4937,938

r my+1 +
. FEd,H,y 0,000 1,571+1
po=1-E ) S =1
" i F 4937,938

EdVy |

o 1_FEd,H,y_my_ ) 0,000 1,571
i R 4937,938

EdVy |

A tensao resistente na base da sapata devido ao peso volumico de solo a cima da fundagéo:
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o =V suo * Ngo =19%6,061=115,159kN / m*

O valor de calculo da capacidade resistente do solo de fundagao (nas diregdes X e Y

Qux = %’%,so/o o I ¢ A A 1213,929kN / m*;

9y :%'Vd,so/o L N%d S, -i%y +q, -qud 'S, -iqyy = 2188,196kN / m*;

Assim o valor de calculo da capacidade resistente, sera 0 menor nas duas diregdes:
Gy = MiM{qy3q,q, | =1213,920kN / m* .

o Verificacdo da capacidade resistente do solo de fundacéo

A verificacao foi realizada tendo como ag&o varidvel base a sobrecarga, entdo a tenséo aplicada

tem que ser inferior a capacidade resistente do terreno.

O, = 297,216 < q,, =1213,929 — Verifica a seguranga .

Os célculos acerca do limite de rotura do terreno de fundag&o, consultar o Anexo O.

«» Verificacao estrutural

Para verificagdo estrutural, considerou-se que os impulsos de terras tomam a dire¢do horizontal.
Os valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro sdo determinados pelas seguintes
expressoes:

A combinagao com a sobrecarga como agao variavel basse:

Feav o =76 *Fucpian + 7o '[Fv,sc,tab + (‘//o,VDT “Fyyor i + Wonur *Foyur e )] [3.109]
Feg i = Feavan - 14 [3.110]

A combinagao em que tem a agao sismica como agao variavel base:
Feavin =76 Fcpian + 70 Frem [3.111]
Fea i sop = Feay i - 1 [3.112]
Fegprian =7a *Fir s [3.113]

. Espelho
A combinagéo condicionante para o dimensionamento deste elemento estrutural € aquela que tem
como agao variavel base o sismo.
Este elemento pode ser modelado como uma consola de 3,000 metros de altura, sujeita aos

seguintes impulsos de terras no tardoz.
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116

3,000

08w

Figura 3-63 — Modelo de célculo do espelho do encontro E1

Os Impulsos de terras:
Loce = % 7y Koy -(3,000)° = %x19,00>< 0,364 x (3,000)" = 31,096kN / m ;

I rose =Koy - Sec 3,000 = 0,364 10,000 x 3,000 = 10,911kN / m ;

Lie =74 '(ksd —k, )'(ZS —3,000)~3,000 =
=19,00x (0,476 —0,364) x (7,569 — 3,000) x 3,000 = 29,169kN / m;

Lo = % s (K —kyy)-(3,000) = %x19,00>< (0,476 —0,364) (3,000 = 9,576kN / m .

O momento atuante é dado pela seguinte expressao:

Mey =75 "Moo + 74 -Me [3.114]
Em que:
O momento devido ao impulso do peso proprio das terras:

My, =1, 3,000 = 31,096 - x 3,000 = 31,096kNm / m :
*3 3

M, =1, 3,000+, 23000 = 29,168 -x 3,000+ 9,576 x >x 3,000 =
€2 £3 2 3

=62,905kNm [ m.
Substituindo na expressao [3.114], tem-se:
M, =1,35%31,096 +1,50x 62,905 = 136,337kNm / m

Determinagéo da armadura:

20x107°

d=0,800—rec—[%j:0,800—0,07—( ]:0,730m;

M, 136,337
b-d?-f, 1,000x0,730? x 20x10°

w=1-1-2- u=1-J1-2x0,013 =0,013;

As,cal =wbd[fc_d

syd

=0,013;

u

1 0.013x1,000x0,730 x| —2°_ | |x10° = 4.323¢cm? / m
434.8
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A =026 fm |.p g = o,zsxiﬁJ 1,000%0,730 |x10¢ =11,008cm? / m;
‘ fo 500
A armadura necessaria para a verificagdo:

A, ros =Max{A, ;A i | =11,008cm* / m;

'S,nec s,cal '" 's,mim

Adota-se A, = ¢20//0,20 (15,710cm® / m).

IIl.  Viga de estribo
A viga de estribo juntamente com o espelho funciona como uma viga, deste modo, a viga de estribo
nao pode ser tratada separadamente do espelho. Assim sendo, esse elemento sera estudado por partes.
= Peso préprio (PP) + veiculo tipo (VT)

Os esforgos devido as acdes do peso proprio e do veiculo tipo sdo calculados com base no
seguinte modelo com o comportamento de uma consola.

Fyr=100KN

Ac=5,767nt Ji‘r[E\L’/
z =, 1,400

-
1

3,000

2,750

Figura 3-64 — Modelo de calculo da viga de estribo do encontro E1 devido &s agbes do PP e do VT

O momento atuante é expresso pela seguinte equagao:

(Lcons )2
2

MEd =Vc" Ac VA +7 FVT ’ (Lcons - Lpasseio+lancil ) =

2.750)?
=1,35><5,767><25><( ’250) +1,50x100 (2,750 —1,400) = 938,468KkNm.

Determinagéo da armadura:

20x10°°

d:h—rec—[%j=3,900—0,07—( j=3,820m;

M, 938,468
b-d?-f, 0,800 3,8207x 20x10°

w=1-1-2- 1 =1-J1-2x0,004 = 0,004 ;

P =0,004;
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As,cal =wbd(fc_d

syd

—| 0,004 x0,800%3,820x| 2% | |x10* = 5,934cm?:
434.8

A, =0,26. [fﬂ} b= {0,26>< (%} 0,800 3,820 | x10° = 46,084cm? .

syk

A armadura necessaria para garantir a seguranca:

A, pee =Max{A, A, . | =46,084cm?;

S,nec s,cal !
Adota-se A, =15¢20 (47,100cm?).
= Impulso de terras
Os impulsos de terras séo aplicados no tardoz da viga de estribo, em conjunto com o espelho, e
com o muro de avenida. A combinagdo sismica € a condicionante, € 0 modelo de calculo assim como a
disposicéo dos impulsos apresentam-se na figura seguinte:

Py

3,200
3,200

Y

2,750

2,750

Figura 3-65 — Modelo de calculo da viga de estribo do encontro E1 devido aos impulsos de terras na viga de estribo

As pressdes dos impulsos tomam o seguinte valores:

P o=y k3,900 = x19,000%0,364x 3,900 = 13,475kN | m’:
SRl 2

P, sc = Koy xSso =0,364x10,000 = 3,637kN / m?;

1
Pa,E = E : 7d,solo ’ (ksd _kad ) ‘I:(Zs _3’900)+ zs] =

:%><19,00x(0,476—0,364)x[(7,569—3,900)+7,569] =11,957kN | m*.

Em que, 3,900 metro refere-se a altura do conjunto espelho e viga de estribo.

A presséo total instalada:
P es =76 Pocp +7q - Pog =135%x13,475+1,50x11,957 = 36,127kN | m* ;

a

O momento atuante:;
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2,750)" + (3,200’

2 2
Me, =Pa,Ed-(LC°”S) ;(L’”‘”") 36,127 =321,577kNm / m.

Determinagéo da armadura:

16x10°°

d=h—rec—(%j=3,900—0,07—( j=3,822m;

oM, 983,468
b-d?-f, 1,000x3,8222 x20x10°

o=1-J1-2- 1 =1-/1-2x0,001 = 0,001;
20

A —w-b-d-| o | =] 0,001x1,000x3,822x
, 434

syd

U =0,001;

8)}104 =1938cm?/m,

Adota-se A = ¢#16//0,20 (10,050cm? / m).

= Acdo sismica transmitida pelo tabuleiro

Durante a ocorréncia de um sismo, o tabuleiro transmite uma forga horizontal na diregao
transversal de 407,587kN ao Encontro E1. Esta forga distribui-se pelos dois apoios do encontro.

O momento fletor no estribo devido a a¢do sismica:

F.. h
M, =y, e Mowe 4 5o 401987 5100 _ 770 oyounm:
Ed Q 2 2 2
M, 779510

oy = = =194,878kNm [ m .
B 4

sup

Determinagéo da armadura:

3
d=hy —rec—(%] _ 0,900—0,07—(16210 j: 0,822m:

Comy, 194,878
A ba? -, 1,000x0,8222x 20 x10°

o=1-1-2-u=1-1-2x0,014 =0,015;

As’ca/ :wbd(fc_d

syd

=0,014;

—10.015x1,000%0,822x| —2°_ | |x10* = 5.493cm? / m |
4348

As,mm:0,2@(%}@@:[0,2&(%) 1,000x 0,822 |x10* =12,396cm> / m;

syk

A armadura necessaria:

A = max{A ‘A

'S,nec 's,cal ** 's,min

} =12,396cm* Im :

Adota-se A, = #16//0,10 (20,110cm’ / m).
ll. Gigante
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O gigante no encontro E1 é composto geometricamente por uma altura de 5,100 metros, uma
largura de 4,000 metros e uma espessura de 1,200 metros.

NS

5,100

4,000

Figura 3-66 — caracteristicas geométricas do gigante

= Direcdo transversal ou direcdo Y

Nesta dire¢do, o gigante é solicitado pela agdo sismica, sendo modelado da seguinte forma:
FHT.E’Q

prrrrrrd

.

2

5100

T

Y i

Figura 3-67 — Modelo de calculo para analise transversal do gigante

o Verificacdo da sequranca a flexao

O momento atuante nas duas direcdes:

F h_
Mg, = yq -5 —2E02 =1 5x 407,987 5190 _ 779 510kNim
2 2 2
Y Bsup 4
A altura Util;

-3
d=esp—rec—(%j:1,200—0,07—(20210 }:1,110,77,

Determinagéo da armadura:

Comy 194,878
A bdtf,  1,000x 11107 x 20x10°

=0,008;
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w=1-1-2- u =1-/1-2x0,008 = 0,008;
20

A —w-b-d-| o | =] 0,008x1,000x1,110x
* 434

syd

Sﬂxm“ =4,054cm*Im;

A = o,ze-E’;ﬂ].bt d= [o,zex(%jxwoom 10}104 _ 16,739 / m.

syk

A armadura necessaria:

A, pee =Max{A, A, 1 =16,739%cm’ /m;

Adota-se A, = #20//0,15 (20,940cm* / m).

o Verificacdo da sequranca ao esforco transverso

O esforco transverso atuante:

F
V=122 150 407,587

= 305,690kN .

Determinagéo da armadura:

0,08- .
(A_;Wj = f—Ck-bW -sen(a) = [%M,OOOXSM(%)}W =35,054cm* Im;

syk

25%x1072

d:esp—rec—(%j:1,200—0,07—( ]=1,118m;

Sy

(Aﬂj :max{(Aﬂj (Aﬂj }:35,054cm2/m;
S Jec S Jnin S Jeal

Para 2 ramos, tem-se (&j = % =17,527cm* I m | ramo :
S nec

(Aswj Ve 305690 x10° = 4,0360m? / m
S ) 0.9:0-F,,-col(0) | 0,90x1118x434 8x10° xcot (30)

Adota-se (&j = ¢20/ /0,20 (20,940cm?* [ m | ramo) .
s

0O esforgo transverso resistente:

Veas =TFya '(A%j-O,QO-d-[(cot(9)+cot(a))~sen(a)] -

= 434,820,940 10" x 0,90 x 1,118 x [ (cot (30) + cot (90) ) - sen(90) | = 1586, 760kN

v=0,6-(1— 2 j=0,6x(1—2)=0,528;

250 250

o, vefyb,-0,90-d  10x0,528x20x10° x4,000x1118
Fime = cot(9)+tan(8) cot(30) +tan(30)

=18395,635kN ;
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Logo, o valor do esforgo transverso é:
Vg = Min{Vey ¢ Vg max | = 1586, 760kN .

Verificagdo da seguranca:
Ve, = 305,690 < Vi, =1586,760 — Seguranca verificada .

= Direcdo longitudinal ou direcdo X

Nesta dire¢éo o gigante é solicitado pelas agbes da massa do encontro, impulso de terras e agoes
transmitidas pelo tabuleiro. Desprezaram-se as for¢as de compressdo do gigante, ou seja, as forgas
verticais a que o gigante esta sujeito. Para o dimensionamento, aplicou-se a combinacao de acoes (i).

o Esforcos atuantes

Os valores de calculo do esforgo transverso e do momento fletor séo:

m

Veg =Fegr = ZFEd,HLi =2760,422kN ;

i=1

Mey =3 (Fugpu,-bry ) =15853,925KkNm .

i=1

o Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras longitudinais foram calculadas recorrendo a uma folha de calculo, em que se
realizaram interpolagdes de armaduras de modo a que as armaduras em cedéncia sejam suficientes para

garantir a seguranga do gigante a flexao.

370125 @20//0,15 6020

‘
1,200

Impulso

L 4,000 |

Figura 3-68 — Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras representadas pela cor vermelha estdo em cedéncia e correspondem a um

A, =103,111cm?, com um brago do binério de forcas internas de z = 3,867m .

o Esforco resistentes

O momento resistente:

MRd :As f

syd

.2=103,110x434,8x10"" x 3,867 =17336,623kNm .
Determinag&o da armadura de esforco transverso:

25x107°

d:4,000—rec—(%)=4,000—0,07—( }:3,918m;
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0,08-/f
(ASWJ Nk p .Sen(a):{%MZOOXSGH(QO)}MOA=10,5160m2/m;

[ASW] = Ves _ 2760,422 «10* =10,395¢cm? / m;
. 09:d-7,,-cot(6) | 0,90x3,918x434,8x10° xcot(30) !

syd

(Aﬂ] = max{(Aﬂj {Aﬂj } = 10,5160m2 Im;
S Jnec S Jmin S Jea

Para 2 ramos, tem-se (&j = @ =5,258cm® Im/ramo :
S nec

Adota-se (Aﬂj = ¢20//0,15 (20,940cm* | m | ramo) .
S
O esforgo transverso resistente:

Veas =Ty '(%)-O,QO-d~[(cot(9)+cot(a)).sen(a)] -

= 434,820,940x 10" x 0,90 3,918 x [ (cot (30) +cot (90) ) - sen((90) | = 5560, 755KN;
v=0,6.[1—fc—kj=0,6x(1—2)=0,528;
250 250

_a,vfy-b,-090-d 10x0,528x20x10°x1,200x 3,918

, — 21498,603kN ;
Fame = oot (6) + tan(8) cot(30) +tan(30) ’

Logo, o valor do esforgo transverso é:
Vg = Min{Vey Vi o | = 5560, 755kN .

o Verificacdo da sequranca
M., =15853,925 < M, =18375,710 — Seguranga Verificada;

Ve, =2760,422 < V,,, = 5560, 755 — Seguranga verificada .

Os esforgos de célculo para o dimensionamento estrutural dos gigantes, consultar Anexo P
IV. Sapata

O encontro é constituido por duas sapatas, uma para cada gigante. As sapatas tém as seguintes

dimensdes geométricas.

_ Vo — — e ——
v W
( w e

3,800

6,000 | C 3800 | !

Figura 3-69 — Dimens6es e geometria da sapata do encontro E1
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Para o dimensionamento das sapatas, a combina¢do mais desfavoravel é a (i).
Os esforgos localizados na base do gigante s&o:

Ney =3 Fryyy =5116,930kN

i=1

Veax =Feqp = ZF o = 2160,422kN ;

i=1

Vs, = Fegsr = 7 -%-FHT,E =1,50x %x 407,587 = 305,690kN ;

n

Mes, =3 (Fagus b5, )+ D (Fagyay by ) = —2850,241-+ 15853,925 = 13003, 684kNm;

i=1 j=1

MEd,x = FEd,HT ‘erT = 305,690 x # =779,510kNm.

O peso préprio de cada sapata:
PP pete = V4pa -h-B-L =25,0x1,200x6,000x 3,800 = 684,000kN ;

Os valores dos esforcos na base da sapata:
Neg, =Ngy +PP,,... =5116,930 + 684,000 = 5800,930kN ;

Sapata

Meyy, = Mgy, +Ve,,, -h =13003,684 + 2760,422 1,200 = 16316,190kNm;

Mey s = Mgy, — Ve, -h = 779,510 — 305,690 % 1,200 = 412,682kNm.

As excentricidades na base da sapata:

Mc,,, 16316190

« Diregdo X: ex,, = =
" Ng,  5800,930

=2,813m;

Mg, 412,682

« Direcdo Y: ex, , = =
WO Sy =N, 5800,930

=0,071m.

Como o sismo atua separadamente em cada diregao, considera-se apenas a excentricidade na

base da sapata para a direcdo em estudo.
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= Verificacdo estrutural das sapatas na direcdo longitudinal (direcdo X)

A tensao aplicada sobre o solo é expressa pela seguinte expressao:

N
Onas = O = [3.115]
B-L
Etapas de resolugio da expresséo [3.115]:
B'=B-2-ex, =6-2x2,813=0,374m;
L'=L=3,80m;
o, = Nes, __ 5800,93 =4081,713kPa.

MBIt 0,374%3,800
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Armadura na face inferior e superior com base no método das bielas.

= Armaduras na face inferior da sapata na dire¢ao longitudinal (dire¢éo X)

e, 2Bl

] ] "’J B0
| , B=6,000
Py
4 —E—
{ B }
CORTE A-A PLANTA

Figura 3-70 — Modelo de calculo para o método das bielas
Do método, resulta as expressdes de armadura que se seguem:

Quadro 3-40 - Férmulas da forga de calculo no tirante e da area de armadura

B . B
5 eXb,xgg F _2'L'0max’[4_ao'(0,5—kx)j i
¢ fsax X 3
d (A S, X )cal = m
€Xp . > E F = NEd,b -(exbyx -4, '(0,5—kx ))
Se 4 ts x d

Etapas para a determinagdo das armaduras na face inferior da sapata:

25%x107°
2

d:h—rec—[%j=1,200—0,07—[ =1118m;

O coeficiente (k, ) é determinado pela interpolagao dos valores de (e /a,) e (K ), com base nos

valores de referéncia descritos no Quadro 3-41.

Quadro 3-41 — Valores do coeficiente K

ela, 0 0,25 0,5 1 15

k 0,25 0,20 0,15 0,10 0,05

Por interpolagéo temos:

M
e=ex,, =—2L =2541m;
Ed,b

a, =B, =4,000m;
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Para . ﬁ =0,635, tem-se k, =0,130;
a, 4,000

Para o caso em estudo, nomeadamente sapata do E1, como ex, , = 2,541> g =1,500 tem-se,

BT '(exb,x —a,-(0.5-k, ))

tSd X

=3916,493kN ;

F
(A+sx) — e 3916’3493 j><104 =23,704cm” I m;
X ) cal fsyd L' 434,8x10° x 3,800

Adota-se A*,, = ¢25//0,20 (24,540cm’ | m).

= Armaduras da face superior da sapata na dire¢ao longitudinal (dire¢do X)

As armaduras da face superior da sapata foram calculadas, considerando o seguinte modelo:

————— R BR wp”'“

B RE— e
Bt

i ans i L BCOHS | !000

Figura 3-71 — Modelo de calculo das armaduras da face superior na direcdo X

Este modelo simplifica a sapata numa consola que esta sujeita ao carregamento do peso préprio
da sapata e o peso proprio do solo acima da sapata.

Carregamentos estes que séo calculados do seguinte modo:

PP, peta = Vsa -0 =25x1,200 = 30,000kN / m?;

PP,y = Va0 Mo =19%5,130 = 97,47kN | m?;

O momento fletor maximo de calculo devido ao carregamento:

B,... =1,000-+(0,20-B,)=1,000+(0,20x4,000) =1,800m;

B,.) 1,800)°
M ey, = (76 -PPopaia + 7o - PPoo ) % = (1,35x 30,000+ 1,50 x 97,470) (1800)
= 302,462kNm [ m.
A armadura na face superior da sapata calcula-se com a seguinte expressao:
(A, —w-b-d- [3.116]

f

syd

Etapas de resolucao da expresséo[3.116]:
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20x10°°

d=h—rec—(%j:1,200—0,07—( J:1,120m;

My, 302,462
b-d?-f, 10x1120°x20,0x10°

o=1-1-2- 4 =1-1-2x0,012 =0,012;

(Ay,) = 0,012x1,0x1,120x 229 | 10¢ — 6,1820m I m
*Jeal 434,8

u =0,012;

Adota-se A~ = ¢16//0,20 (10,050m" /m).

= \Verificacdo estrutural das sapatas na direcdo transversal (direcdo Y)

Etapas de resolugao da expresséo [3.115]:

B'=B=6m;

L'=L-2-ex, =3,80-2x0,579 =3,128m;

o - Ney _ 5800,930
™ B-L'" 6,000x3,128

Segue-se o calculo das armaduras da face inferior e superior na dire¢do em estudo.

= 309,086kPa .

Utilizando novamente o método das bielas temos:

= Armaduras da face inferior da sapata na dire¢ao transversal (diregao Y)

€S LA &y, L

‘N
T
| i_kﬂ-l-u

Lyk

UL

S

Ry *L[MHF%
}.—_

CORTE A-A PLANTA

Figura 3-72 — Modelo de célculo para 0 método das bielas

Do método, resulta as expressdes de armadura que se seguem:
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Quadro 3-42 - Férmulas da forga de calculo no tirante e da &rea de armadura

L o L
exbyy—% F _2.B'O-max'(4_ao'(0,5—ky)j
B fsay F,
: d (A+S,y )cal - f Sd"yB'
ex,, > £ Neas ‘(exb,y —4a, '(0,5—ky)) syd
Se g th = 7

Etapas para a determinagédo das armaduras na face inferior da sapata:

20x107°

d=h—rec—(%):1,200—0,07—( j=1,’|20m.

O coeficiente (K, ) é determinado pela interpolagéo dos valores de (e /a,) e (K ), com base nos

valores de referéncia descritos no Quadro 3-41.

Por interpolacéo temos:

M
e=ex,, =—"*=0,152m;

Edb
a, =L, =1200m;
Para e w =0,127, tem-se k, =0,183;
a, 1200 Y
Para o caso em estudo, nomeadamente sapata do E1, como ex, , = 0,152 < % =0,950 tem-
se,

L _, L

EB O solo '(4—80 (0,5_ky)J
Ftde = 7 =1791,992kN :

_ A, _( 1791,992

(A,) = ) x10* = 6,869cm’ /m ;
Vel f -B' | 434,8x10° x6,000

Adota-se A", , = $20/10,20 (15,710cm? / m) .

= Armaduras da face superior da sapata na dire¢ao transversal (diregao Y)

Para a determinagéo das armaduras inferiores utiliza-se o seguinte modelo:
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N Y Y ‘ *Ppm

7 PPsaala
L 020 Y Y ; ; -
L el
| L n ,
Leons e 1,000
L

Figura 3-73 — Modelo de célculo das armaduras da face superior na diregéo Y

O modelo consiste numa consola sujeita ao carregamento devido ao peso prdprio da sapata e o
peso proprio do solo assente sobre a sapata:

Carregamentos estes que sao calculados do seguinte modo:

PP, peta = Vs.a - h =25x1,200 = 30,000kN / m*;

P'Dsolo = yd,solo 'hsolo =19x 5!130 = 97,470kN / rn2 .

O momento fletor maximo de calculo devido ao carregamento:

L =(0,20-Ly)+ (% _L_Zoj =(0,20x1,200) + (@ — @j =1,510m;

2
L,.) 1510’
M ey =(7s - PPrapets + 70 -PPuso ) % =(1,35% 30,000 +1,50 x 97,470) x (1510)
=212,853kNm [ m.
A armadura na face superior da sapata calcula-se com a seguinte express&o:
- fcd
(A syx)ca,:“"b'd'f_ [3.117]

syd

Etapas de resolugao da expresséo [3.117]:

Mg, 212,853
b-o?-f, 10x11207x20,0x10°

w=1-J1-2- 4 =1-1-2x0,008 =0,008;

(Ay,) = 0,008x,0x1120x 220 | 10¢ = 4121cm? I m
¥ Jea 434,8

U =0,008;

Adota-se A", =¢$20//0,20 (15,710m* I m).

V. Muro de avenida
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Os muros de avenida adotados no projeto sdo de pequena dimensao e desta forma adotam-se

armaduras habituais para muros com aquela dimenséo.

3.8.3 ENCONTRO E2

Encontro com 8,161 metros de altura total € em que as tensdes se anulam a uma profundidade de
6,031 metros aproximadamente.
Todos os calculos para a verificacdo da seguranga s&o semelhantes aos efetuados para o

encontro E1.

3.9 Aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo

A obra de arte, dispde de aparelhos de apoio nos encontros (E1 e E2) assim como nos pilares P1
e P6. Quanto as juntas de dilatagéo estas encontram-se apenas nos encontros.

Para a definicdo tanto dos aparelhos de apoio, bem como das juntas de dilatagdo é necessario
conhecer as cargas e deslocamentos a que estdo sujeitos. Estes valores caracteristicos, a excecao do
deslocamento Longitudinal devido aos efeitos diferidos, decorreram do modelo tridimensional no SAP2000.

++ Deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retragao

Este deslocamento devido aos efeitos deferidos determina-se com base na seguinte expresséo:
O,s=a-AT-L [3.118]
Em que,

a - Coeficiente de dilatagao térmica, & =10°C™";

AT -Variagéo de temperatura equivalente;

L - Distancia entre o centro de rigidez do viaduto e o ponto onde se quer conhecer o
deslocamento.

Os deslocamentos séo resumidos no quadro seguinte:

Quadro 3-43 — Deslocamentos longitudinais devido aos efeitos de fluéncia e retracéo

Local Of[ocq] AT[°C] L[m] Bpss [mm]
E1 105 -50,372 180,000 -90,670
P1 10 -50,372 144,000 -72,536
P6 105 -50,372 81,000 -40,801
E2 105 -50,372 117,000 -58,935

Os célculos para encontrar os valores do quadro encontram-se no Anexo Q.

O sentido dos deslocamentos adota-se segundo o representado na figura seguinte:
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- 180,000 i 117,000
| 45— 5t
el L, ¢R Lo, |
‘ (E2
P1 P2 P3 P4 P5 P6

Figura 3-74 — Sentido dos deslocamentos e localizagdo do centro de rigidez

Os deslocamentos sdo positivos ou negativos consoante provoquem dilatacdo ou encurtamento
no tabuleiro. Os pontos a esquerda do centro de rigidez (C.R) da obra de arte tém um deslocamento positivo
no sentido do encontro E1 e negativo no sentido do encontro E2. Para os pontos & direita do centro de

rigidez acontece o inverso.

3.9.1 APARELHOS DE APOIO

Os aparelhos de apoio a instalar sdo do tipo “Pot Bearing”, constituido por um cilindro metalico em
forma de panela que contém um disco de neopreno no seu interior e sobre o qual assenta um pistao
metalico.

Estes aparelhos sdo escolhidos de acordo com as cargas e deslocamentos que estdo sujeitos. E
subdividem-se em trés categorias:

o Fixos
e De deslizamento unidirecional
e De deslizamento multidirecional

Neste viaduto serdo instalados aparelhos de apoio do tipo fixo nos pilares P1 e P6 e mdveis de

deslizamento unidirecional nos encontros E1 e E2.
. Pilares

Como mencionado anteriormente estes pilares sdo dotados de apoios fixos, na qual atua os

seguintes carregamentos:

= Pilares P1

Quadro 3-44 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio dos pilares P1

Fv Fuo Fur
Carregamento
CP [kN] SC [kN] VDT+VUT [kN] E [kN] E [kN] E [kN]

Maximo 95,156 153,886 60,864 274,710 164,614
Calculado -5366,374

Minimo -1105,606 -89,924 -60,864 274710 -164,614

Méximo 100,000 170,000 100,000 290,000 180,000
Adotado -5500,000

Minimo -1300,000 -100,000 -100,000 ~ -290,000  -180,000
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= Pilares P6

Quadro 3-45 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio dos pilares P6

Fv FuL Fur
Carregamento
CP [kN] SC [kN] VDT+VUT [kN] E [kN] E [kN] E [kN]

Maximo 92,942 141,725 93,066 714,449 213,883
Calculado -5048,405

Minimo -1104,557 77,619 -93,066 -714,449 -213,883

Maximo 100,000 160,000 100,000 730,000 230,000
Adotado -5200,000

Minimo -1300,000 -100,000 -100,000  -730,000  -230,000

Il Encontros

Nos encontros como mencionando anteriormente instalou-se aparelhos de apoio méveis de
deslizamento unidirecional, na qual atuam os seguintes carregamentos.

= Encontro E1

Quadro 3-46 — Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio encontro E1

Fv Fur
Carregamento
CP [kN] SC [kN] VDT+VUT [kN] E [kN] E [kN]

Méximo 170,539 121,365 31,239 407,587
Calculado -849,552

Minimo -1028,708 -226,263 -31,239 -407,587

Méximo 1000,000 140,000 100,000 420,000
Adotado -870,000

Minimo -1200,000 -240,000 -100,000 -420,000

Os deslocamentos longitudinais:

o Deslocamento maximo positivo:
Omex = O + Wiy - Oyr = 100,773+ 0,5x26,741=114,144mm ;
Adota-se &, =120,000mm .
o Deslocamento méaximo negativo:
Orex = s — O —Wiyur - Opyr =—91,000+ 100,773 —0,5% (—26,741) = —205,140mm ;
Adota-se &, =—210,000mm .

o Excentricidade da chapa superior do aparelho de apoio:

ex =355, +8,, =120,000—210,000 = —90,000mm .
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=  Encontro E2

= Quadro 3-47 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio encontro E2

Fv Fur
Carregamento
CP [kN] SC [kN] VDT+VUT [kN] E [kN] E [kN]

Maximo 1039,395 218,642 54,905 308,325
Calculado -852,804

Minimo -169,682 -113,652 -54,905 -308,325

Maximo 1200,000 230,000 100,000 320,000
Adotado -870,000

Minimo -180,000 -130,000 -100,000 -320,000

Os deslocamentos longitudinais:

o Deslocamento maximo positivo:

Sl = Oz +Wiyur - Oy = 99,465+0,5%17,437 = 108,184mm;

Adota-se 5+ =110,000mm .

max

o Deslocamento méaximo negativo:
Oax = Oprs — O — Wiyt - Oy = —58,935-99,465+0,5x (—1 7,437) =-167,300mm;
Adota-se o, =—170,000mm .

o Excentricidade da chapa superior do aparelho de apoio:

ex =385, +8,, =170,000—110,000 = —60,000mm.

max
Os sinais dos deslocamentos calculados anteriormente variam de acordo ao esquema

representado na Figura 3-74. E utilizou-se a combinag&o rara de agdes.

3.9.2 JUNTAS DE DILATAGCAO

As juntas de dilatagdo tém como principal fungdo absorver os deslocamentos longitudinais,
prevenindo deste modo o aparecimento de fendas na zona de unido entre o tabuleiro e os encontros. Estas

encontram-se presentes nos dois encontros.

l. Encontros E1

o Deslocamento méximo positivo:
Opex = 0,50+, - Sy =0,5x100,773+0,5% 26,741= 63,757mm;

Adota-se & =65,000mm .

max

o Deslocamento maximo negativo:

Onax = 015 — 0,90 =, yr - Oy =—90,670+0,5x (—100,773) +0,5% (—26,741) =
=-154,427mm:;
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Adota-se ¢, =—155,000mm .

Com o objetivo de prevenir choques entre o tabuleiro e 0 encontro na ocorréncia de um sismo de

grande intensidade, a junta de dilatac&o deve ter uma largura de:

a, = o =100,773mm = 110,000mm .

Il Encontros E2

o Deslocamento maximo positivo:

8 =0,5-5; +Wyyr - e = 0,5% 99,465+ 0,517,437 = 58,451mm;

max

5+

Adota-se Fmax = 65,000mm .

o Deslocamento maximo negativo:
Orax = Ocs —0.5- 6 =W,y - Sy =—58,935+0,5x(—99,465) +0,5% (—17,437) =
=—117,390mm;
Adota-se ¢, =—120,000mm .
A Largura da junta de dilatagao:
a, = o = 99,465mm ~110,000mm .

A semelhanga dos calculos para os aparelhos de apoio, nas juntas de dilatagao os sinais dos

deslocamentos calculados anteriormente variam de acordo ao esquema representado na Figura 3-74. E

utilizou-se a combinag&o rara de agoes.

Contabilizou-se metade do valor da agdo sismica, pois existe uma baixa probabilidade de

ocorréncia de sismo durante a vida Util da junta de dilatagdo, e sendo as juntas um elemento de facil

substitui¢do, nao se justifica ser dimensionado para agao sismica na sua totalidade.
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CAPITULO 4

COMPARAGAO ENTRE O ESTUDO PREVIO
E O PROJETO DE EXECUGAO

O projeto de execucao é fase fundamental para garantir a qualidade da obra, apresentando
sempre maior rigor em comparac¢ao com o estudo prévio, sendo este ultimo a fase onde se transmite a
ideia pretendida, recorrendo a desenhos e pegas escritas provisérias, assim como a métodos simplificados
de analise.

Tanto no estudo prévio, como no projeto de execugdo os matérias, as agdes e 0s pressupostos
de seguranga, 40 0S Mesmos.

Nos subcapitulos seguintes, efetuam-se as principais comparagbes em termo de resultados
obtidos entres estes dois importantes documentos, mas apenas para as verificagbes passiveis de

comparagéo.

4.1 Estado limite de descompressao

No quadro seguinte, apresentam-se os valores obtidos na verificagdo ao estado limite de

descompressao a longo prazo na secgdo de apoio nas fibras superiores e na sec¢do de vao nas fibras

inferiores.
Quadro 4-1 — Comparacé&o estado limite de descompresséo
Fibra Estudo prévio Projeto de execugao observagao
qu =-34197,920kNm qu =—-26453,167kNm 29,30%
Superior

oy, =—0,218MPa Oy =—0,991MPa 78,00%

qu =21019,661kNm qu = 25626,880kNm 18,00%

Inferi
ot o,; =—0,807MPa o, =—1,748MPa 54,00%
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Efetuada a comparagao absoluta entre os valores obtidos nos diferentes estudos, com a fase de

projeto de execucdo tida como referencial, observa-se uma diferenca inferior a 30% entre os Mg, € uma

diferenga superior a 50% nas tensbes o e o, .
inf sup

4.2 Verificacdo da seqguranca na direcao longitudinal e transversal

do tabuleiro

No quadro seguinte apresentam-se os valores de calculo adotados na verificagdo ao estado limite

ultimo de flex&o, para a dire¢do longitudinal e para a dire¢&o transversal do tabuleiro da obra de arte.

Quadro 4-2 - Comparag&o estado limite de flexdo do tabuleiro para a diregédo longitudinal e transversal

Elemento  Diregédo Estudo Prévio Projeto de execugéo Observagéo
Tabuleiro M,, = 51853,45kNm M., =54019,75kNm 4,00%
vao
_ X
Tabuleiro M, = —50595,20kNm M,., = —45863,29kNm 10.30%
apoio
Consola Mg, =197,67kNm M, =154,99kNm 27.50%
Laje Y
M., =110,53kNm M, =108,675kNm 170%
intermédia

Observa-se que os momentos de célculo (Meq), apresentam uma diferenca entre o projeto de

execucdo e o estudo prévio inferior a 30%, tanto para a direg&o longitudinal como para a diregao transversal.
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4.3 Pilares e suas fundacoes

No quadro seguinte (ver Quadro 4-3), apresentam-se os valores obtidos dos esforcos de calculo
para os pilares, e as respetivas fundagdes.

Quadro 4-3 — Comparag&o dos esforcos de calculo dos pilares e suas fundagdes

Elemento estrutural Estudo prévio

Projeto de execugao observagao
M., =18052,805kNm M_, =19259,143kNm 6,3%
Pil

e N, =5250,479MPa N, =5188,004MPa 1.2%
M., =33698,569kNm M, = 32735,953kNm 2.9%

Sapatas
N, =10500,957kN N, =19088,256kN 45,0%
Estacas NEd,estaca = 3240’923kN NEd,estaca = 3952,486MP& 18,0%

Verifica-se que embora a comparacdo do esfor¢o normal de calculo (Neg) nas sapatas se situar

acima dos 30%, as restantes comparagdes, tanto em relagédo aos momentos de calculo (Meq) como dos
esforgos normais € inferior a 20% de um estudo para o outro.
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4.4 Aparelhos de apoio e juntas de dilatacao

Quadro 4-4 — Comparacg&o dos esforcos adotados para os aparelhos de apoio

Estudo prévio Projeto de execugao
Encontro/ .
Pilar Nep Nsc Ho Hr Nep Nsc Ho Hr observagao
[kN] [kN] [kN]  [kN] [kN] [kN] [kN]  [kN]
E1 500,00 600,00 - 300,00 870,00 1200,00 - 420,00 42,6% 50,0% - 28,6%
P1 5000,00 2000,00 400,00 300,00 5500,00 1300,00 290,00 180,00 9,1% 53,8% 37,9% 66,7%
P6 5000,00 2000,00 600,00 300,00 5200,00 1300,00 730,00 230,00 3,8% 53,8% 17,8% 30,4%
E2 500,00 600,000 - 300,00 870,00 1200,00 - 320,00 425% 50,0% -  6,3%
Quadro 4-5 - Deslocamentos e excentricidade adotados para os aparelhos de apoio
Encontros Estudo prévio Projeto de execugao observagao
y 5 =200,000mm & =120,000mm 66,7%
ex =50,000mm ex =90,000mm 44.4%
. 5* . =200,000mm & =110,000mm 81,8%
ex =50,000mm ex = 60,000mm 16,7%
Quadro 4-6 — Deslocamentos e largura adotados para as juntas de dilatagéo
Encontros Estudo prévio Projeto de execugao observagao
O e =110,000mm O ox = 65,000mm 69,2%
E1
(a, ) =120,000mm (a,) =110,000mm 9,1%
O e = 90,000mm 0" o =65,000mm 38,5%
E2
(a,) =120,000mm (a,) =110,000mm 9,1%

Verifica-se que a comparagao dos valores obtidos em relagao aos aparelhos de apoio e juntas de
dilatag&o fica em grande parte acima dos 50%, esta diferenca deve-se a consideragdes adotadas na fase
de estudo prévio, para quantificagao dos efeitos de fluéncia e retragao relativos ao pardmetro de variagdo

da temperatura, enquanto que no projeto de execugéo estes foram calculados.
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CAPITULO 5

CONCLUSOES

O projeto desenvolvido no @mbito deste trabalho final de mestrado teve como principal objetivo a
elaboragéo de um projeto de execucdo de uma obra de arte em betdo armado pré-esfor¢ado, no qual se
utilizou toda a Regulamentacdo nacional em vigor, nomeadamente, RSA, o REBAP, a EN 1992-1-1, a EN
1997-1 e a EN 1998-5, procurando cumprir todos os pressupostos e exigéncias inerentes a um projeto
dessa categoria, por forma a garantir todas as condi¢des de seguranga, durabilidade e conforto. Neste
sentido, durante a evolucdo deste trabalho, foram adquiridos conhecimentos na area de projeto e
engenharia de pontes.

Verificou-se com a realizagdo do projeto de execugdo, que a a¢do da sobrecarga rodoviaria é a
acao varidvel condicionante para o dimensionamento do tabuleiro, e para o dimensionamento dos pilares,
encontros e fundagdes constatou-se que a a¢éo condicionante € a agdo sismica.

Constatou-se que os resultados em termos de esforgos e deslocamentos obtidos com os modelos
simplificados ficam préximos dos obtidos na fase de projeto de execugédo, embora em algumas situagdes,
devido as alteragdes efetuadas, verificaram-se diferengas, no entanto confirma-se a utilidade da fase de
estudo prévio como forma de estimativa expedita de esforgos e deslocamentos, com base nas solugdes
iniciais, possiveis de ser alteradas posteriormente.

Embora este trabalho tenha essencialmente um caracter académico, uma vez que nao se trata de
um projeto a ser executado ou existente, a sua realizagdo possibilitou a aplicagéo e desenvolvimento de
conhecimentos na area de Engenharia Civil, encenando com aproximag&o aquilo que se podera encontrar

na vida profissional.
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LISTA DE PECAS DESENHADAS

Pegas Desenhadas Ordem Desenho N°
Planta, perfil e sec¢ao transversa - Dimensionamento 11 01/22
Planta de fundacao e corte longitudinal - Dimensionamento 11 02/22
Tabuleiro - Dimensionamento 1N 03/22
Encontro E1 e E2 - Dimensionamento 11 04/22
Encontro E1 - Dimensionamento 1N 05/22
Encontro E2 - Dimensionamento 1N 06/22
Pilares e suas fundagdes - Dimensionamento 113 07/22
Pilares e suas fundagdes - Dimensionamento 2/3 08/22
Pilares e suas fundagdes - Dimensionamento 33 09/22
Encontro E1 - Armaduras 11 10/22
Encontro E2 - Armaduras 1N 11/22
Encontros E1 e E2 - Armaduras 11 12/22
Fundacoes de pilares - Armaduras 1/2 13122
Fundacdes de pilares - Armaduras 22 14/22
Pilares - Armaduras 11 15/22
Tabuleiro - Armaduras 112 16/22
Tabuleiro - Armaduras 2/2 17/22
Pré-esforgo 11 18/22
Faseamento construtivo 113 19/22
Faseamento construtivo 23 20/22
Faseamento construtivo 313 21122
Pormenores 11 22/22
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