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RESUMO

O presente trabalho que se submete a apreciagdo, denominado por “Projeto de Execugao de
um viaduto Rodovidrio com seccao em “m*”, enquadra-se no admbito do Trabalho Final de
Mestrado do curso de Engenharia Civil - Especializagao em Estruturas, com vista a obtengao do
grau de Mestre, tendo sido orientado pelo Doutor Luciano Jacinto. O Projeto de Execugao foi

concebido com base no Estudo Prévio realizado na unidade curricular de Pontes e Viadutos.

O trabalho é composto por pecas escritas e pegas desenhadas, em que, no primeiro estao
abrangidas: memdria descritiva e justificativa, cdlculos justificativos e anexos de cdlculo, enquanto
nas pegas desenhadas estao incluidos: desenhos de dimensionamento geral, desenhos de betao

armado e pormenores.

Entende-se, por intermédio deste trabalho, que é imprescindivel a modelagao tomando em
conta os efeitos das fases construtivas. Fenémenos fisicos como a retracao e fluéncia do betéo e, a
relaxacao dos cabos de pré-esforco, sao de consideragao imperativa, tal como a influéncia das
sobrecargas de servigo, como é o caso das sobrecargas regulamentares que incluem os seus efeitos

dinamicos.

O projeto de execugao cumpre a legislagao em vigor, respeita os critérios de seguranca, é
economicamente vidvel, funcional e oferece garantias de durabilidade. Adquiriu-se e desenvolveu-
se competéncia ao nivel de dimensionamento de estruturas de betdao armado e pré-esforcado
utilizando o Regulamento de Seguranga e Agoes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA) e o
Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP), tendo-se recorrido
também ao Eurocédigo 2 (EN 1992-1-1), ao Eurocédigo 7 (EN 1997-1) e ao Eurocédigo 8 (EN
1998-5). Teve-se em conta algumas condicionantes, tais como, a topografia do terreno, o tracado
da estrada, a zona sismica, entre outras. A sua concecao enquadra-se nos métodos construtivos
mais comuns. Na realizagdo da mesma, aplicaram-se conhecimentos adquiridos no decorrer da

formacao académica.

A anélise estrutural foi modelada e executada através do programa de calculo automdtico
SAP2000. Partindo dos esforcos obtidos, procedeu-se as vdrias verificagbes de seguranga

recorrendo ao Excel.

As conclusoes relativamente as diferengas que advém da adogao de métodos simplificadores,
utilizados no estudo prévio, contra as dos métodos mais rigorosos, usados no projeto de execugao,

sao evidentes. Sao apontadas, no quarto capitulo, as possiveis comparagoes entre os dois estudos.

Palavras-chave: Projeto de Execugao; Viaduto Rodovidrio; Betdao Armado; Pré-Esforgo; Fases

Construtivas; Estados Limite; A¢ao.
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ABSTRACT

The present dissertation “Final Design of a Road Viaduct with ‘m’” section is contextualized
under the Final Work of Civil Engineering Master Degree subject, under Structures area and aims
at obtainment the Master Degree under the supervision of Dr. Luciano Jacinto. The Final Design

was conceived taking in account a Preliminary Project carried out in Bridges and Viaducts subject.

This work incorporates two different parts: written documents and technical, drawings; in
the first case, there are included a descriptive text, supporting calculations and elements such as
other calculations. Besides that, in the second case, there are included dimensioning, general

drawings, reinforced concrete drawings and details.

Through this work, it is considered that the modeling is crucial, bearing in mind the effects
of the stages of construction. Physical development such as concrete's annulment and fluency, and
the refief of prestressing cables are to be taken into account, such as the service overloads

importance, how is the case of the regulatory burdens which includes its dynamic effects.

The application project fulfills legislation in practice, it respects the safety criteria, it is
economically sustainable, functional and offers durability guarantees. It has achieved and
developed qualification at a scaling of concrete structures level loaded and prestressed adopting
the Regulamento de Seguranga e Agbes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA) and
Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP), having used the
Eurocode 2 (EN 1992-1-1), of Eurocode 7 (EN 1997-1) and of Eurocode 8 (EN 1998-5). In spite of
having a common conception, the road viaduct is carefully limited and molded considering several
factors such as terrain topography, road design and seismic area. In one hand, the conception
involved the most common construction methods and, in the other hand, its execution used a

specific knowledge achieved during all the academic training.

The structural analysis was modeled and executed by the computer program SAP2000. Based
on the strutural analysis results, it was necessary to proceed to the various security checks using

the Microsoft Excel program.

The conclusions compared to the changes that come from the simplifying method adoption,
used on a preliminary study, against the ones of the most severe methods, that are used on the
execution project, are clear. The possible comparisons between the two studies is identified on the

fourth chapter.

Key-words: Final Design; Road Viaduct; Reinforced Concrete; Prestressed Concrete; Stages

of Construction; Limit State; Action.
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tensao de compressao do betao apds as perdas por atrito e por reentrada das
cunhas;

tensao aplicada na fibra inferior de uma secgao;

tensao no ago de pré-esforgo;

valor da tensao de pré-esforgo inicial;

valor da tensao de pré-esforco apés as perdas por atrito;

valor da tensao de pré-esforgo apds as perdas por atrito e reentrada das cunhas;

tensao de esticamento dos cabos de pré-esforgo;



Cp valor da tensao de pré-esforgo a longo prazo;

tensao aplicada na fibra superior de uma seccao;

sup

! valor de cédlculo da tensao efetiva vertical mdxima;

V,max
o-",?me J valor de célculo da tensao efetiva vertical média;
G'VMX valor de célculo da tensao efetiva vertical méxima;
0 coeficiente; inclinagao; angulo;
0, valor bésico;
%) didmetro de um varao ou da bainha de pré-esforgo;
D o didmetro adotado;
<, didmetro exterior da bainha do cabo de pré-esforco;
@' angulo de atrito interno do solo;
P, valor de cédlculo do &ngulo de atrito interno do solo;
10} coeficiente; angulo;
o(t,t,) coeficiente de fluéncia do betao entre as idades ¢ e ¢, em relacao & deformacao
eldstica aos 28 dias;
v coeficiente de reducdo; angulo; coeficiente;
T, tensdo 1 do quadro VI do REBAP;
10} taxa mecénica de armadura;
Siglas
CG centro de gravidade;
CP cargas permanentes;
CR centro de rigidez;
EC eurocédigo;
ELU estado limite dltimo;
ELUIt estado limite de utilizagao;
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 ENQUADRAMENTO

O presente trabalho refere-se ao “Projeto de Execugao de um Viaduto Rodovidrio com secc¢ao

»

em T[” R X

Os viadutos sao realizados para alguns fins, nem todos direcionados para fins rodovidrios. No
sentido normal, no entanto, o seu fim é permitir a passagem com comodidade e seguranga, quando
se estd perante um ou mais obstaculos. Este trabalho foi realizado tendo predominantemente em

consideragao estes aspetos.

Na escolha das solucgbes a adotar, foram considerados todos os condicionalismos existentes,
tais como o tragado, as caracteristicas geolégico-geotécnicas conhecidas do terreno de fundacao,

as agOes passiveis de atuar nas estruturas, as propriedades dos materiais utilizados e os processos

construtivos que venham a ser adotados.

Figura 1.1 - Corte longitudinal do viaduto



1.2 OBJETIVOS

A realizacdo deste projeto teve como principal objetivo o aprofundamento dos conceitos
apreendidos tanto na Licenciatura como principalmente ao longo do Mestrado, ao nivel do
dimensionamento de obras de arte, em contexto real de trabalho e seguindo as metodologias

utilizadas e testadas ao longo dos anos.

O objetivo do presente projeto consiste no dimensionamento de um viaduto rodovidrio em
betao armado pré-esforgado ao nivel de Projeto de Execugao, dando continuidade ao Estudo Prévio

efetuado na unidade curricular de Pontes e Viadutos.

O projeto em si terd que verificar a seguranca recomendada ao nivel da regulamentagao em

vigor, cumprindo todos os niveis de fiabilidade, funcionalidade e durabilidade exigidos.

Com a realizacao do viaduto serd possivel ultrapassar com comodidade o vale existente.

1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO

O presente documento estd desenvolvido em cinco capitulos principais, o primeiro dos quais

é a presente introdugao.

No capitulo seguinte apresenta-se a solugao estrutural adotada para a concegao da obra de
arte, as agoes e combinacoes de dimensionamento, os materiais a empregar, os critérios aplicados
para a verificagdo da seguranga. Seguidamente descrevem-se as metodologias de cdlculo seguidas

e o processo construtivo a aplicar.

O terceiro capitulo é, essencialmente, dedicado ao dimensionamento estrutural do viaduto.
Contém todos os cédlculos justificativos, iniciando pela descri¢gdo das propriedades geométricas do
tabuleiro, materiais, acoes a que a estrutura estd submetida, sucedendo o estudo do pré-esforgo.
Seguidamente a estas descrigoes, efetua-se o dimensionamento do tabuleiro, dos pilares e encontros
com as suas fundagoes, aparelhos de apoio e juntas de dilatacdo. A segurancga da estrutura foi
analisada respeitando a regulamentacdo e verificada para os estados limites tltimos e estados

limites de servigo.

No quarto capitulo apresentam-se as possiveis comparagoes entre o Estudo Prévio e o Projeto

de Execugao.
No quinto capitulo estao descritas as conclusoes, referentes ao presente documento.

Por fim, ainda, apresentam-se os anexos dos célculos justificativos e as pegas desenhadas.



CAPITULO 2

MEMORIA DESCRITIVA E JUSTIFICATIVA

2.1 CONDICIONANTES GERAIS

O presente viaduto conta com vérias condicionantes, algumas das quais geotécnicas e a

existéncia de obstdculos fisicos, este tltimo refere-se a uma habitagao existente no local.

Considerou-se o viaduto como pertencendo a classe I e localizada em ambiente

moderadamente agressivo.

2.1.1 Localizagao, rasante e perfis longitudinal e transversal

O viaduto rodovidrio situa-se na zona sismica A, segundo o RSA, referido em 2.1.3 na regiao

sul de Portugal continental.

A obra de arte ficard localizada entre os kms 0+916,475 e 1+228,075 do tragado o qual neste
trogo se desenvolve em planta segundo um alinhamento reto e em termos de perfil longitudinal se

desenvolve num trainel ascendente com a inclina¢do de 1,5% (ver Figura 2.1 e Figura 2.2).

0
0+916,475 1+228,075

Figura 2.1 - Planta do viaduto

311,600
32,800 | 41,000 | 41,000 |, 41,000 , 41,000 , 41,000 | 41,000 | 32,800
I 1 TR 1 | l

Figura 2.2 - Perfil longitudinal do viaduto



Relativamente ao perfil transversal, prevé-se uma plataforma com uma via em cada sentido
com 3,50 metros de largura, 2,50 metros de berma e ainda 1,10 metros de passeio, o que
corresponde a uma largura da plataforma de 14,20 metros. Este, ainda é composto por uma
inclinagao transversal de 2,5%. O perfil transversal tipo do viaduto ¢ representado do seguinte

modo (ver Figura 2.3).

14,200
1,100 | 2,500 | 3,500 | 3,500 | 2,500 | 1,100
] [ [ l I
(Ponto_de Rotagdo da Sobreelevaciio e RASANTE ) BETUMINOSO (e=0.08 m)
203 25% \ /;.5% 208

|

\EIXO DO TABULEIRO

Figura 2.3 - Perfil transversal tipo do viaduto

2.1.2 Geologia e fundagoes

De acordo com os dados geotécnicos fornecidos, constata-se a existéncia de trés estratos. O
primeiro é composto por terra vegetal de cobertura, o segundo por siltes e saibros muito alterados
e o ultimo por granitos pouco alterados a saos. No ensaio realizado aos solos, nomeadamente o
ensaio SPT, verificou-se que para o primeiro estrato o indice de resisténcia a penetragdo (Ngpr) €
inferior a 20 pancadas, o segundo estd compreendido entre 20 e 40 pancadas, jd a terceira camada
apresenta um valor superior a 60 pancadas. Assim prevé-se que as fundagdes dos encontros e dos
pilares extremos sejam diretas com sapatas diretamente apoiadas sobre o granito, ao contrario dos

restantes pilares, que fundam sobre estacas (ver Figura 2.4).

<. *.* ] TERRAS VEGETAL DE COBERTURA
~J (Ngpy < 20)

E SILTES E SAIBROS MUITO ALTERADOS
(Ngpr 20 A 40)

i ’ GRANITOS POUCO ALTERADOS A SAOS
ZA (Ngpy > 60)

Figura 2.4 - Perfil geolégico do local



2.1.3 Zona sismica

Atendendo a localizagao geogréfica do projeto, e segundo o RSA, o viaduto localiza-se na
zona sismica A. Deste modo, o estudo da agdo sfsmica é realizada de acordo com os espectros de
resposta do mesmo regulamento para agoes do tipo 1 e 2 num terreno tipo II. Os espectros de

resposta encontram-se disponiveis no Anexo T.

2.2 SOLUCAO APRESENTADA
2.2.1 Consideracoes gerais

Preconizou-se, de uma forma geral, a adogao de uma solugao estrutural simples que tivesse
em conta os condicionamentos impostos pelo tragado, garantindo os beneficios em termos

construtivos e econémicos.

A extensao do viaduto foi definida de forma a limitar a altura dos encontros, definindo-se

uma altura a rondar os 5,00 metros, evitando deste modo, grandes saias de aterro.

O viaduto é formado por um tnico tabuleiro, apoiado em sete alinhamentos de pilares, cada
um com dois pilares e, em dois encontros. O ntmero de alinhamentos de pilares pretendeu
assegurar vaos livres praticdveis para este tipo de construgao, e ainda, afastar-se o maximo possivel
do obstdculo fisico apresentado, no caso, uma habitacdo. Os encontros sdo do tipo perdido,

contribuindo para uma boa integracao do viaduto em virtude do seu baixo impacto visual.

As quatro figuras seguintes mostram diferentes perspetivas da solugdo proposta.

Figura 2.5 - Perspetiva nimero 1 do viaduto



Figura 2.7 - Perspetiva nimero 3 do viaduto

Figura 2.8 - Perspetiva nimero 4 do viaduto



2.2.2 Tabuleiro

[}

O tabuleiro adotado, toma a forma de um “n”, em que é formado por uma laje com duas
almas longitudinais e carlingas apenas sobre os pilares e encontros. E uma solucio econémica,
mas, possui uma fraca resisténcia a momentos negativos, o que, limita a adotagdo de vaos livres
méaximos de 50,00 metros. Ainda é de referir, o aumento da largura das almas na zona dos apoios

para melhoria deste aspeto.

No presente caso, adotaram-se vaos correntes de 41,00 metros e vaos extremos de 32,80

metros (ver Figura 2.2).

O tabuleiro dispoe de dispositivos necessdrios para uma boa drenagem, garantindo a

seguranga dos seus utilizadores.

2.2.3 Pilares

Os pilares possuem uma seccao circular maciga com 2,40 metros de didmetro. Cada par de

pilares encontram-se afastados entre eixos de 6,10 metros.

A ligacao dos pilares ao tabuleiro é realizada de formas diferenciadas. No caso dos pilares
extremos, ou seja, P1 e P7, estes surgem com uma ligagao rotulada. Jé os restantes dispcem de

ligacoes monoliticas.

2.2.4 Encontros

Os dois encontros previstos sao do tipo perdido.

Ambos apresentam solugoes iguais, variando apenas na sua altura. Sao compostos por um

espelho, uma viga de estribo, dois gigantes, duas sapatas e muros de avenida.

A respeito das dimensoes de cada elemento estrutural, estas encontram-se descritas nos

calculos justificativos.

2.2.5 Fundagoes

Em termos de fundagbes, os encontros e os pilares P1, P6 e P7 encontram-se sobre fundagoes
diretas, ou seja, sobre sapatas. No entanto para os restantes pilares, houve a necessidade de
recorrer a fundagOes sobre estacas, dado a profundidade a que se encontrava o extrato com

capacidade resistente.

2.2.6 Pormenores construtivos

Nos passeios, o seu enchimento é concretizado com betao de regularizacao, nao vibrado. Esse
enchimento é limitado pela viga de bordadura e pelo lancil de apoio da guarda de seguranca.
Integrados em cada passeio, estao previstos cinco tubos de polietileno, dois com 90 milimetros e

trés com 40 milimetros de didmetro, os quais se destinam a eventual passagem de cabos de servigo.



O revestimento dos passeios é composto por uma betonilha esquartelada com 2 centimetros de

espessura, com uma inclinagao para o interior de 2%.

Montado sobre a viga de bordadura, encontram-se os guarda-corpos. Elementos constituidos
por um corrimao de ago sustentado por montantes de aco. Todos os elementos metdlicos serao
metalizados e pintados, de preferéncia com uma cor clara, garantindo deste modo, uma boa

protecao contra a corrosao.

Quanto ao pavimento da via, terd um revestimento betuminoso com 8 centimetros de

espessura, em que se incluem uma camada de desgaste de 4 centimetros.

O tabuleiro estd dotado de todos os dispositivos de drenagem necessdrios para uma correta
drenagem da via, visando a conservagao da obra de arte e a seguranga da circulacao rodovidria.
Toda a dgua coletada serd encaminhada para o exterior da obra por intermédio de tubos de

polietileno com 90 milimetros de didmetro, dois por tramo a um quarto de vao.

Todas as superficies em contacto com o terreno serdo pintadas com emulsdo betuminosa.

2.2.7 Materiais

De acordo com a NP EN206-1, as especificagbes dos betoes a utilizar na obra de arte sdo:
e Regularizagdo: NP EN 206-1:C16/20°X0(P)*D,,,.25°S3;
e  Enchimento: NP EN 206-1:C16/20XC2(P)*Cl0,40°D,,,.25°S3;
e Encontros:
0 Fundagdes: NP EN 206-1:C30/37+XC2(P)*C10,40D,,,.25°S3;
0 Elevagoes: NP EN 206-1:C30/37+XC4(P)*C10,40°D,,,.25S3;
0 Lajes de Transicdo: NP EN 206-1:C30/37+XC2(P)*Cl10,40+D
e Pilares:
0 Fundagdes: NP EN 206-1:C35/45°XC2(P)*C10,40D
0 Elevagbes: NP EN 206-1:C35/454XC4(P)+C10,40¢D
Tabuleiro: NP EN 206-1:C35/45°XC4(P)+C10,20°D

II]‘({X25.S 3 ;
max2D*93;
111&)(25.83 ;

25¢S3.

As armaduras passivas serao de aco A500 NR e as de pré-esforgo serao de ago Y1860 S7.

Os recobrimentos nominais a adotar sdo de 7 centimetros para as superficies em contacto

com terras e de 4 centimetros para as restantes superficies.

2.3 CRITERIOS DE VERIFICACAO DA SEGURANCA

2.3.1 Acgoes

As acoes consideradas na verificacdo de seguranca estrutural foram o peso préprio de
estrutura, a restante carga permanente, o pré-esforco, a retracdo e a fluéncia, como agoes
permanentes. Como agoes varidveis foram tidas em conta a sobrecarga rodovidria (uniforme e
linear), a sobrecarga pedonal, o veiculo tipo, a variagdo uniforme de temperatura, a variagdo

diferencial de temperatura e a agdo dos sismos.



2.3.2 Verificagao da seguranca

Na verificagao da seguranca, foram tidas em consideragao varias normas.

Para as agoes, combinagoes e critérios a considerar na seguranca do viaduto, seguiu-se o
proposto no Regulamento de Seguranga e Acoes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA) e
no Eurocédigo 0 (EN 1990).

Para o seu dimensionamento e célculo estrutural consultaram-se o Regulamento de
Estruturas de Betdo Armado e Pré-Esforcado (REBAP) e os Eurocédigos 2 (EN 1992-1-1), o 7
(EN 1997-1) e 0 8 (EN 1998-5).

A verificacdo do tabuleiro respeitou os casos mais desfavordveis contemplados para os Estados
Limites de Utilizacdo (ELUtil) e para os Estados Limites Ultimos (ELU).
No caso do dimensionamento dos pilares, consideraram-se o estado limite tltimo de flexao

composta com efeitos de segunda ordem e o estado limite tltimo de esforgo transverso.

Na verificagao da seguranca dos encontros utilizaram-se o estado limite de perda de equilibrio

(EQU), o estado limite de rotura do terreno (GEO) e o de rotura estrutural (STR).

2.3.2.1 Estados Limites de Utilizagao

Consideraram-se os seguintes estados limites de utilizagao:
e Estado Limite de Fendilhagao:
0 [Estado Limite de Descompressao;
0 Estado Limite de Largura de Fendas.

e Estado Limite de Deformagao.

Na anélise ao estado limite de descompressao, aplica-se a combinacao quase-permanente de

acoes.

Quanto ao estado limite de largura de fendas e de deformagao, emprega-se a combinagao

frequente de acoes, o que, usualmente ndo costuma ser relevante numa obra pré-esforcada.

I. Combinacao quase-permanente

Eqp = Z Gi,k +P +Z LT Qz,k (2'1)
=1 i=1

Em que:
G, - Esforgo resultante da uma acao permanente, tomada com o seu valor caracteristico;
P - Esforco resultante da acao do pré-esforco, tomada com o seu valor caracteristico;
Q. - Esforgo resultante de uma agao varidvel, tomada com o seu valor caracteristico;

v,. - Coeficiente de redugao (v, ), correspondente a agao varidvel de ordem i.

II. Combinacao frequente

E[raq = ZG_M» +P+ Vi Qu +Z Vs sz (2.2)
J=1 i=1



Em que:
G; . - Esforgo resultante da uma acao permanente, tomada com o seu valor caracterfstico;
P - Esforco resultante da acao do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;
Q. - Esforco resultante de uma agao varidvel considerada como agao varidvel base da
combinagao, tomada com o seu valor caracteristico;
. - Esforco resultante de uma agao varidvel, tomada com o seu valor caracteristico;
. - Bst Itante d 1, t d 1 teristico;

v, - Coeficiente de redugao (y, ) da agao varidvel base;

y,, - Coeficiente de reducao (y, ), correspondente & acdo varidvel de ordem i.

2.3.2.2 Estados Limites Ultimos

Segundo o REBAP e o EC0, a seguranga ao estado limite 1ltimo é garantido pela seguinte
expressao:

E <R (2.3)

d d
Em que:
E, - Valor de cédlculo do esfor¢o atuante;

R, - Valor de célculo do esforco resistente.

No que respeita ao projeto em estudo, realiza-se um estudo analogamente aos estados limites

iltimos contemplando as seguintes verificagoes:

I. Flexao

Em que:
My, - Valor de cédlculo do momento atuante;

My, - Valor de célculo do momento resistente.

II. Esforco transverso

vV, <V, (2.5)

Em que:
Ve - Valor de célculo do esforco transverso atuante;

Vs - Valor de célculo do esforgo transverso resistente.

ITI. Combinacoes efetuadas

Com base no RSA, a combinagao de agoes utilizada para a verificagao da seguranga aos
estados limites tultimos, tanto de flexao como de esforco transverso, foi a combinacao fundamental

de agoes.
B, = 27@4 ’ G]pk +yp P+ Vo1~ Ql,l;, +Z Yoi Vo~ Q. (2.6)
=1 =2

Em que:
G, - Esforco resultante da uma agao permanente, tomada com o seu valor caracteristico;

P - Esforco resultante da acao do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;
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Q. - Esforco resultante de uma agado varidvel considerada como agao varidvel base da
combinacao, tomada com o seu valor caracteristico;

Q. - Esforco resultante de uma agéo varidvel, tomada com o seu valor caracterfstico;

7, - Coeficiente de seguranga relativo as agées permanentes;

7, - Coeficiente de seguranca relativo as acoes do pré-esforgo;

Yo Voi - Coeficientes de seguranga relativo as agbes varidveis;

y,, - Coeficiente de redugao (y, ), correspondente & agio varidvel de ordem i.

Para além desta combinagao, para a anélise dos pilares, encontros e respetivas fundagoes,
houve a necessidade de considerar a combinagao sismica, descrita da seguinte forma.
m n
E, = ZGM +P+y, A +Zl//27i -Q,, (2.7)
j=1 i=2
Em que:
G;,. - Esforgo resultante de uma agao permanente, tomada com o seu valor caracteristico;
P - Esforco resultante da acdo do pré-esforgo, tomada com o seu valor caracteristico;
Ay, - Esforco resultante de uma acao sismica, considerada como agao de base da
combinacao, tomada com o seu valor caracteristico;
Q. - Esforgo resultante de uma agéo varidvel, tomada com o seu valor caracterfstico;

7, - Coeficiente de seguranca relativo as agoes varidveis;

y,, - Coeficiente de redugao (y, ), correspondente & acao varidvel de ordem i.

2.3.2.3 Coeficientes parciais de seguranga

Os valores numéricos para os coeficientes parciais de seguranga, permitem proporcionar um
nivel de fiabilidade aceitdvel. Consistem em majorar as agdes e minorar as propriedades dos

materiais.

I. Dimensionamento estrutural (STR)

No dimensionamento estrutural, para as agOes, utilizaram-se os coeficientes parciais de

seguranca referidos na Tabela 2.1.

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

Acgoes Simbolo | Efeito Desfavordvel | Efeito Favoravel
PP Yo 1,35
Permanentes | RCP Yo 1,50 1,00
PE 7p 1,20
Varidveis 7q 1,50 0,00
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II. Dimensionamento geotécnico (EQU e GEO)

No dimensionamento geotécnico, empregaram-se os coeficientes parciais de seguranca das

agoes referidos na Tabela 2.2.

Tabela 2.2 - Coeficientes parciais de seguranca das acgoes

EQU GEO
Acao Simbolo

Apqu Al A2
Desfavoravel 1,10 1,35 1,00

Permanente 7.
Favoravel 0,90 1,00 1,00
Variavel Desfavoravel 1,50 1,50 1,30

Y

(exceto o sismo) Favordvel ¢ 0,00 0,00 0,00
Desfavoravel 1,50 1,50 1,50

Sismo 7o
Favordvel 0,00 0,00 0,00

Os coeficientes parciais de seguranga para as propriedades dos materiais, sao os indicados na

Tabela 2.3.

Tabela 2.3 - Coeficientes parciais de seguranca das propriedades dos materiais

Propriedades Geral Sismo
. Simbolo
dos materiais M1 M2 Mprqu | Megro
Angulo de atrito Y, 1,00 1,25 1,25 1,10
Peso volimico 7, 1,00 1,00 1,00 1,00

Por fim, os coeficientes de seguranga para as capacidades resistentes em estacas moldadas,

estao mencionados na Tabela 2.4.

Tabela 2.4 - Coeficientes de seguranga para as capacidades resistentes em estacas moldadas

Resisténcia Simbolo R1 R4

Na ponta 7, 1,25 1,60

Lateral (compressao) 7. 1,00 1,30
Total/combinada (compressao) 7, 1,15 1,50

De acordo com o EC7, quando se trata de uma combinagao cuja acao varidvel base nao é a
agao sismica, aplicam-se as seguintes combinacoes de coeficientes para a abordagem de cédlculo 1,

conforme a Tabela 2.5.
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Tabela 2.5 - Combinagoes de coeficientes para a abordagem de calculo 1 para as agdes varidveis, exceto o

sismo
Estado limite tltimo Combinagao

EQU AEQU "+ "M2"+" R1

1 nyn nyn
Geral = A1"+"M1"+"R1

" n " n
GEO A2"+"M2"+" R1
1 A"+ " M1"+"R1

Estacas

2 A2"+"M1"+" R4

No caso em que a agao varidvel base é a ag¢ao sismica, segundo o EC8, os coeficientes parciais

de seguranga relacionam-se de acordo com a Tabela 2.6.

Tabela 2.6 - Combinagoes de coeficientes para a abordagem de cédlculo 1 para a agao sismica

Estado limite tltimo Combinagao
EQU A"+"M T "+"R1
GEO A"+ "ME,ch "+"R1

Quando se tem a agao sismica como ag¢ao varidvel base, os coeficientes parciais de seguranga
da resisténcia do solo a utilizar sao tipo R1 e nao do tipo R4, pois trata-se de uma ac¢ao de muito

curta duragao.

2.3.2.4 Coeficientes de redugao

Apresentam-se na Tabela 2.7 os respetivos coeficientes de redugao aplicdveis as vérias agoes

variaveis.

Tabela 2.7 - Valores dos coeficientes de redugao

Acao varidvel v, v, v,

VUT 0,6 0,5 0,3

VDT 0,6 0,5 0,3

Sismo 0,0 0,0 0,0

0,2

SC 0,6 0,4 0,0
(AVB: Sismo)
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2.4 MODELOS DE CALCULO

Por forma a realizar uma andlise do viaduto e a aquisicdo dos valores caracteristicos dos
esforgos atuantes na estrutura, efetuaram-se trés modelos de cdlculo, com o auxilio do programa
de cédlculo automético, nomeadamente SAP2000. Os trés modelos de célculo abrangem a andlise

longitudinal, a andlise transversal e a andlise sfsmica.

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

o auxilio do FEzxcel.

Com o Ezcel, também se tornou possivel determinar os esforgos resistentes, dependendo da

andlise em questao, por forma a proceder & verificagao da seguranca estrutural.

2.4.1 Modelo de andlise longitudinal

E um modelo, como o nome refere, que simula o comportamento longitudinal do viaduto em
2 dimensdes, cujo tabuleiro de sec¢do em pi (n) é modelado numa udnica viga, composto por um
apoio fixo no encontro E1 e nos pilares, assim como, no encontro E2 apoios méveis, por forma a

efetuar o dimensionamento longitudinal do tabuleiro.

Como se pode visualizar na Figura 2.9, existem trés cores distintas, cada uma delas contém

caracteristicas diferentes, que serdo mais a frente descritas.

Figura 2.9 - Modelo de anélise longitudinal do tabuleiro

Este modelo sera solicitado com varios carregamentos, tais como o peso préprio do tabuleiro,
as cargas equivalentes ao pré-esforco, as restantes cargas permanentes, as sobrecargas

longitudinais e a variagao diferencial de temperatura.

2.4.2 Modelo de anilise transversal

Modelo em 3 dimensoes, simulando a secgao corrente em “n”, apresentado na Figura 2.10, é
composto por malhas de elementos finitos de 0,50x0,50m, em que cada elemento finito corresponde
a um elemento de drea onde é dada a sua respetiva espessura, visto que todo o tabuleiro tem

espessura varigvel.

Tabuleiro com um comprimento do vao corrente de 41,00 metros, todo ele encastrado nas
duas extremidades, dado que os seus deslocamentos verticais sao pequenos e que existe uma
simetria aproximada dos valores dos momentos longitudinais nas secgoes do tabuleiro no topo dos
pilares, de modo a alcangar os esforcos, por forma a permitir o dimensionamento transversal do

tabuleiro.
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Este modelo serd sujeito aos carregamentos, devido ao peso préprio do tabuleiro, as restantes

cargas permanentes, s sobrecargas nos passeios e ao veiculo tipo. Este tltimo posicionado em

locais, descritos mais a frente.
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2.4.3 Modelo de anal

Trata-se de um modelo tridimensional (ver Figura 2.11), com o intuito de dimensionar os

pilares, encontros, fundagoes, aparelhos de apoio e juntas de dilatagao.

2.11 - Modelo de andlise sismica

igura

F
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Os pilares e o tabuleiro foram modelados como elementos de barra. A ligagdo entre o tabuleiro
e os pilares é realizada através da opgao constraints, que simula o tipo de ligagao que se pretende
para cada alinhamento de pilares. Os pilares foram encastrados na base e os encontros restringidos

a alguns movimentos, consoante o tipo de apoio a considerar.

No modelo, para além dos carregamentos aplicados na andlise longitudinal, foram aplicados

dois espectros de resposta fornecidos por forma a simular a acao do sismo.

2.5 PROCESSO CONSTRUTIVO

“

O processo construtivo adotado para o presente projeto caracteriza-se pela betonagem “in
situ” do tabuleiro, pelo método de construcao tramo a tramo, com juntas de betonagem a quintos
de vao. Serd necessdrio o uso de cimbre mével e cimbre ao solo.

O viaduto é composto por dois encontros (E1 e E2), sete alinhamentos de pilares, em que
cada alinhamento tem dois pilares e, um tnico tabuleiro. Dispéem de oito tramos, no qual o
primeiro tramo inicia no encontro E1 e termina a um quinto do segundo vao, do segundo ao sétimo
tramo, estes comecam a um quinto de vao em questao e terminam novamente a um quinto de vao

seguinte.
O processo construtivo geral do viaduto reflete cinco fases.

Numa primeira fase define-se a implantagdo da obra. De seguida dé-se inicio aos trabalhos
de desmatacgao e decapagem do terreno com aproximadamente trinta centimetros de profundidade
numa drea definida. Apés a preparagao do terreno, procede-se a abertura das fundagoes dos pilares
e dos encontros. Logo de imediato betona-se o fundo das fundagoes com betao de regularizacao.
Seguidamente, promove-se o corte, a dobragem e a aplicacdo das armaduras necessarias. Onde
seja preciso, faz-se a colocagao de cofragem e efetua-se a betonagem das mesmas. Realiza-se em
primeiro lugar as fundagoes dos dois encontros e, logo apds a sua conclusao, continua-se em
simultaneo a executar as fundagoes dos pilares, no sentido do encontro E1 para o E2 e, a armagao,
cofragem e betonagem quase total dos encontros, apenas deixando para realizar mais tarde, devido
a necessidade de realizar os trabalhos de pré-esforco, a concretizagao dos espelhos dos encontros.
A medida que se vai terminando as fundacdes, iniciam-se de imediato os trabalhos para a
realizagdo dos pilares. Logo apds a descofragem dos encontros e dos pilares P1 e P7, faz-se a

montagem dos aparelhos de apoio nos mesmos.

N ~

Na segunda fase, dd-se inicio & preparacao dos trabalhos para a realizacdo do tabuleiro do
viaduto. Deste modo, promove-se a colocagdo do cimbre mdével, onde se realiza a cofragem do
primeiro tramo, até um quinto do segundo vao. Consecutivamente excuta-se o corte, dobragem e
aplicacao das armaduras passivas e coloca-se com algum rigor as bainhas para a passagem dos
cabos de pré-esfor¢o. Posteriormente, realiza-se a betonagem da mesma. Assim que possivel, faz-
se a passagem dos cabos de pré-esforco e executa-se o esticamento dos cabos. Apds a conclusao
dos trabalhos no primeiro tramo, avanca-se o cimbre mével para o segundo tramo, realizando os
mesmos trabalhos. Entretanto, termina-se o espelho do encontro El e a realizacao dos restantes

pilares.
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Numa terceira fase executa-se o segundo tramo do tabuleiro, com o mesmo processo realizado

no primeiro tramo. Repete-se este procedimento até ao sexto tramo.

Na fase quatro dos trabalhos, ou seja, apds a conclusao do sexto tramo, desinstala-se o cimbre
mével e monta-se o cimbre ao solo para a realizacao do sétimo e oitavo tramos. E de salientar que
o0 oitavo tramo termina no encontro E2 e, assim que terminem os trabalhos, faz-se a desmontagem

do cimbre ao solo. Logo que seja possivel, procede-se a realizagao do espelho do encontro E2.

Por fim, executam-se todos os trabalhos de acabamentos, montagem de todos os
equipamentos e das restantes cargas permanentes; nomeadamente o lancil, a viga de bordadura,
o preenchimento dos passeios, as guardas de seguranca, os guarda-corpos, os dispositivos de

drenagem e o pavimento da via.
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CAPITULO 3

CALCULOS JUSTIFICATIVOS

3.1 CONDICIONANTES GERAIS

A verificagcgo da seguranca do viaduto acompanha os principios mencionados na
regulamentagdo utilizada, nomeadamente as normas portuguesas como o RSA e o REBAP e, ainda

as normas europeias tais como o EC2, EC7 e ECS.

Com base nas normas e na andlise aos modelos de cédlculo, apresentam-se de seguida todos

calculos justificativos realizados.

3.2 PROPRIEDADES GEOMETRICAS DO TABULEIRO

Geometricamente o tabuleiro exibe transversalmente uma sec¢do em pi (m). A secgdo é
constituida por duas vigas longitudinais, mais propriamente duas almas, por um banzo superior e
ainda por um elemento estrutural denominado por carlinga, localizado apenas nas secgoes de apoio,
ou seja, nos locais onde estao dispostos os pilares e os encontros. Com o intuito de simplificar a
variacao da largura das almas, entre a sec¢ao corrente e a seccao de apoio, geraram-se trés secgoes

S1, S2 e S3, por forma a realizar a modelagdo no SAP2000.

.
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Figura 3.1 - Corte longitudinal esquemético da variacdo da secgdo da alma e nominagdes das secgdes
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Longitudinalmente, as secgdes S1 e S2 tém um comprimento de 2,05 metros respetivamente
e a secgao S3 contém o restante comprimento em que o tabuleiro possui, transversalmente, a
seccao corrente (ver Figura 3.1).

Transversalmente, a largura das almas, na face inferior, varia entre a secgdo S3 com 0,60
metros e a S1 na zona de apoio com 1,20 metros de largura, variando linearmente apenas nas faces

interiores das almas (ver Figura 3.2).

3,100 8,000 3,100

0,200

0,350
2,600
0,300

0,05 0,60, 0,05 0,05 1,20 0,05

Seccao 33 ou corrente Seccao S1 ou de apoio

Figura 3.2 - Corte transversal esquemédtico da variagdo da secgdo da alma e nominagoes das secgoes

O modelo de célculo, referido na Figura 2.9 ilustrada no capitulo anterior, é composto por
trés cores diferentes, contendo as caracteristicas geométricas correspondentes as trés secgoes

consignadas.
E de referir, no entanto, que o efeito da carlinga foi desprezado para efeitos de calculo.

Na seguinte Tabela 3.1 apresentam-se as propriedades geométricas de cada secgao
considerada, particularmente nas secgoes S1 e S2 os valores foram considerados a meio, ou seja,

considerou-se a largura média da alma das respetivas seccoes.

Tabela 3.1 - Propriedades geométricas da secgao transversal do tabuleiro

Seccao
Propriedades
S1 S2 S3 ou corrente

Area [m?] 9,310 7,852 7,128
Inércia [m’| 6,208 4,953 4,230
Perimetro [m)] 37,682 37,639 37,616

Vi [0] 1,926

Voup (W] 0,674

E de referir que as seccdes S1 e S2 sdo apenas utilizadas no modelo de céleulo, no software
SAP2000, e ainda que os valores de v;; e de v,,, de uma forma simplificada adotaram-se todos

iguais ao determinado para a secgao S3.
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3.3 MATERIAIS

Mediante o tipo de elemento, estrutural ou nao estrutural, apresentam-se de seguida as classes

de betdo a utilizar bem como as suas respetivas propriedades (ver Tabela 3.2).

Tabela 3.2 - Propriedades dos materiais

_ Classe de £, fq £, fim £ E..
Betao _ Re [%0]
betao [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] | [GPa]
Regularizagao C16/20 16,000 | 10,667 | 24,000 1,900 1,300 | 29,000 | 3,500
Encontros e

_ C30/37 30,000 | 20,000 | 38,000 | 2,900 2,000 | 33,000 | 3,500
fundagoes
Pilares e

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

Em termos de armaduras, existe a conveniéncia de empregar dois tipos de armaduras, as

passivas e ativas. As proximas duas tabelas expoem as viarias propriedades de cada armadura

respetivamente.
Tabela 3.3 - Propriedades das armaduras ordindrias
Aco Classe de ago | f,, [MPa] | f, [MPa] | E,[GPa] | R4 [%d]
Armaduras ordindrias A500 NR 500,00 434,783 200,00 2,174
Tabela 3.4 - Propriedades do aco de pré-esforco
. f f E

Aco Classe de ago Fru Pk P ’ oo

[MPa] | [MPa] | [MPa] | [GPa] | [%o]

Aco de pré-esforgo Y1860 S7 1860,00 | 1670,00 | 1400,00 | 195,00 | 7,20

E importante referenciar que as armaduras ativas sé serao aplicadas no tabuleiro do viaduto.

3.4 ACOES

Por forma a efetuar as varias verificagoes aos estados limites de utilizacao e tultimos, para as

respetivas elementos condicionantes, seguiu-se a regulamentagao indicada anteriormente.

3.4.1 Dados de dimensionamento

Dados importantes a reter na utilizacdo do RSA, com vista & determinacao e escolha dos
valores das agdes que atuam sobre a estrutura que darao origem a classe da ponte, que neste caso
em concreto classifica-se na classe I. No que se refere ao estudo da agao sismica, a zona sismica

da localizagao da construcao do viaduto é do tipo A.
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3.4.2 Acoes permanentes

As agbes permanentes, como o nome indica, sdo agdes que estdo permanentemente presentes
na estrutura, em que os seus valores apresentam baixa variabilidade ao longo da vida 1til da

estrutura e de facil obtencao.

No estudo em questao foram quatro as cargas permanentes consideradas na estrutura. Sendo
estas denominadas por peso préprio (PP), restante carga permanente (RCP), pré-esforco (PE) e

efeitos diferidos; nomeadamente a fluéncia, a retracao e a relaxagao.

I. Peso Préprio da Estrutura (PP)

Apresenta-se na Tabela 3.5 os valores do peso préprio considerados em cada secgao elucidadas

anteriormente, considerando como peso especifico do betdao armado 25,00 kN/m?.

Tabela 3.5 - Peso préprio do tabuleiro em cada secgao

Secgao
Acao
S1 S2 S3 ou corrente
PP [kN/m)] 232,747 196,288 178,199

II. Restantes Cargas Permanentes (RCP)

Estes carregamentos fazem parte das restantes cargas que estao presentes na estrutura, mais

concretamente, pertencendo a elementos nao estruturais.

A Figura 3.3 ilustra todos os elementos nao estruturais que pertencem a este carregamento,
com a sua localizacao, nominagao e respetivas dreas. Notou-se que tanto o guarda-corpos como a
guarda de seguranca nao tém &reas associadas; pois estes elementos para efeito de cdlculo,

resumem-se cada um, a uma carga linear no valor de 1,00 kN /m.

Enchimento dos passeios

/A=0 093m?
/ Guarda de Guarda de seguranga

’_B’ Lancﬂ

Guarda-corpos

AN

Viga de bordadura
A=0,100m?

@Q;‘f{’

— 7
Tapete betuminoso i

A=0,960m’

Figura 3.3 — Pormenor da localizacao e nominagoes das restantes cargas permanentes

Relativamente ao valor da drea do tapete betuminoso, este provem da multiplicagao da

espessura de 0,08 metros com a largura da faixa de rodagem de 12,00 metros.

Na Tabela 3.6 apresentam-se os calculos para a determinagao da agao total das restantes

cargas permanentes.
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Tabela 3.6 - Restantes cargas permanentes

Peso especifico 3
Elemento Area [m’] Carga [kN/m]
[kN/m’]
Viga de bordadura 25,000 0,100 2,500
o Guarda-corpos - - 1,000
% Enchimento dos passeios 24,000 0,093 2,232
R Lancil 25,000 0,113 2,825
Guarda de seguranga - - 1,000
Tapete betuminoso 24,000 0,960 23,040
Total (RCP) 42,150

II1. Pré-esforco (PE)

Devido ao pré-esforgo, calcularam-se as cargas equivalentes & respetiva agao. O cédlculo deste

carregamento encontra-se detalhadamente realizado mais a frente.

IV. Efeitos diferidos

Os efeitos diferidos sdo necessédrios para a determinacao do pré-esfor¢o a tempo infinito. Sao

eles, nomeadamente, a fluéncia e a retragao do betao e, a relaxacao dos agos. O cédlculo respeita
os requisitos mencionados no EC2, tendo sido realizado considerando uma temperatura constante

no valor de 20°C, ao longo da sua vida til.

3.4.3 Acgoes variaveis

As agoOes varidveis, sdo acoes que ndo ocorrem permanentemente, ou seja, s&o carregamentos
a que a estrutura pode vir a ser sujeita, ou por vezes pode nem sequer ser submetida, durante

toda a sua vida util.

Na andlise em questao foram consideradas como agoes varidveis na estrutura, um nimero de
sete; nomeadamente designadas por veiculo tipo (VT), sobrecarga uniforme (SCU), sobrecarga
linear (SCL), sobrecarga concentrada (SCC), variagao diferencial de temperatura (VDT), variagado

uniforme de temperatura (VUT) e sismo (E).

I. Veiculo tipo (VT)

O veiculo tipo considerado, no presente projeto,

|
\
foi o que estd indicado no Artigo 41.° do RSA para i fF

|
\
|
7
1 I ﬁ fffff
pontes rodovidrias da classe I, demonstrado na Figura -+ |
3.4. eixo do- \Eelculo } }
N " \
O carregamento (@ significa a carga transmitida |
por cada eixo e as dimensodes a e b exprimem as J
Ll %]

superficies de contacto das rodas.

|
|2] ||
T T

Figura 3.4 - Veiculo tipo
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A Tabela 3.7 mostra os valores referidos para a classe 1.

Tabela 3.7 - Valor da carga e dimensoes das rodas do veiculo tipo

Q [kN] a [m] b [m]
200,000 | 0,200 | 0,600

Classe I

II. Sobrecarga Uniforme (SCU)

Na analise na direcdo longitudinal, este carregamento é considerado como uma carga
distribuida de igual valor, disposta ao longo de toda a largura da secgao transversal do tabuleiro,
tanto na faixa de rodagem, como nos passeios, tomando o valor de 4,00 kN/m?. Como o modelo
de célculo utilizado no programa de calculo automético SAP2000, restringe o tabuleiro a uma
viga, houve a necessidade de transformar o carregamento por drea em uma carga linear. Entao
procedeu-se & multiplicagao desse valor pela largura da sec¢ao transversal, ou seja,

SCU = 4,00x14,20 = 56,80kN / m

Ja no estudo na diregao transversal, este carregamento resumiu-se simplesmente a um

carregamento no valor de 3,00 kN/m?, aplicado apenas sobre os passeios.

II1. Sobrecarga Linear (SCL)

Este carregamento aplica-se apenas na andlise na diregao longitudinal, muitas das vezes
denominado por efeito de “faca”; por tratar-se de uma carga linear aplicada transversalmente, que
vale 50 kN/m, sobre a largura da faixa de rodagem. Mais uma vez, devido ao modelo de calculo
utilizado, este por se desenvolver longitudinalmente, transformou-se num outro tipo de

carregamento, tornando-se numa carga pontual, ou seja,
SCL = 50,00 x 12,00 = 600, 00kN
Este carregamento foi aplicado pontualmente com o afastamento de 1,64 metros em todo o

tabuleiro, mais concretamente ao longo dos 311,600 metros de comprimento.

IV. Sobrecarga Concentrada no passeio (SCC)

Trata-se de uma carga concentrada aplicada na extremidade da consola, para o estudo do

tabuleiro transversalmente, no valor de 20,00 kN.

V. Variacao Diferencial de Temperatura (VDT)

A variagao diferencial de temperatura foi aplicada para dois gradientes térmicos positivo e
negativo, correspondendo ao aquecimento durante o dia e ao arrefecimento durante a noite,
respetivamente. Foi definido como temperatura positiva 10°C e -5°C como temperatura negativa.
O célculo do gradiente térmico é calculado a partir da divisao entre o valor da temperatura

(VDT™") e a altura da alma (h,,,,)-

O gradiente positivo da temperatura é dado por:

VDT" _ 10 _ 3 8460C /m
h 2,60

alma
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O gradiente negativo da temperatura é dado por:

yor- _ -5 =-1,923°C / m
h 2,60

alma

VI. Variacao Uniforme de Temperatura (VUT)

Conforme o Artigo 18.° do RSA, que diz que, em estruturas de betdo armado e pré-esforgado

nao protegidas constituidas por elementos de pequena espessura, o valor a utilizar é de £15°C.

VII. Sismo (E)

A agdo sismica sobre o viaduto foi quantificada através de uma andlise modal tendo-se
utilizado dois espectros de resposta indicado no RSA, tipo 1 e 2 num terreno tipo II. Considerando

zona sismica A, corresponde a um coeficiente de sismicidade de a=1.

Segundo o RSA, a ag@o sismica ocorre separadamente em cada diregdo. Desta forma, cada

elemento foi dimensionado de acordo com o caso mais desfavordvel.

No presente viaduto, a energia conduzida pela a¢ao sfsmica é predominantemente consumida
por deformagio dos pilares. De acordo com Artigo 33.° do REBAP, considerando tratar-se de uma
estrutura com ductilidade normal, resulta um coeficiente de comportamento sismico igual a dois
(n=2). Assim, os esforgos devido a esta agado s@o divididos pelo presente coeficiente, excetuando

os valores dos deslocamentos.

Em ambas as andlises efetuadas foram considerados 10 modos de vibragdo. Na Tabela 3.8
indicam-se as frequéncias obtidas, assim como, os fatores de participagao para os primeiros cinco

modos.

Tabela 3.8 - Frequéncias de vibragao e fatores de participagao de massa

Frequéncia | Fator de Participagao de Massa [%)]
Modo
[Hz] Longitudinal Transversal
1 0,747 99,789 0,000
2 0,818 0,000 -94,993
3 9,429 0,000 -3.342
4 3,667 0,000 -21,037
5 3,685 -0,020 0,000

Observa-se que para o primeiro modo de vibragao, o viaduto oscila s6 na dire¢ao longitudinal.

Nos modos 2, 3 e 4 oscila segundo a direcao transversal.
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3.5 PRE-ESFORCO

Primeiramente definiu-se o pré-esforgo, equilibrando 95% das cargas permanentes,
nomeadamente o peso préprio e as restantes cargas permanentes, por forma a obter uma &drea de
pré-esforgo inicial e, consequentemente proceder a respetiva verificagao, que no caso trata-se da

verificacdo ao estado limite de descompressao.

Definido nos materiais, o ago dos cabos de pré-esforco pertencem a classe Y1860 S7.

3.5.1 Tracado do cabo de pré-esforco

Relativamente ao tragado dos cabos, optou-se por um tragado parabdlico, de modo a que
exista um recobrimento minimo igual ao didmetro da bainha. Juntamente, procurou-se para
simplificagao de cdlculos, garantir que nos pontos de inflexdo do tragado, o valor da tangente &

esquerda seja igual ao valor da tangente a direita.

Visto tratar-se de um tragado parabdlico, no caso de segundo grau, este é definido pela
expressao:

y=ar’ +br+c (3.1)

Deste modo, os pontos mais altos e mais baixos do tragado, encontram-se localizados
respetivamente, nos pilares e a meio vao. Contudo, tanto no inicio, como no fim do tragado, ou
seja, nos encontros, o cabo comega e termina precisamente a altura do centro de gravidade do

tabuleiro.

Como a construgao do tabuleiro é feita tramo a tramo, a aplicagao dos cabos é feita & medida
da construgao. Inicialmente, a betonagem é realizada desde o encontro E1 até a um quinto do vao
seguinte, numa extensdo de 41,00 metros. Seguidamente, inicia-se a realizagdo dos tramos
seguintes a um quinto do vao, terminando novamente a um quinto do préximo vao, numa extensao
novamente de 41,00 metros. No ltimo tramo, a execucao é feita da mesma forma, mas com uma
extensdo inferior, mais concretamente de 24,60 metros, terminando no encontro E2. A tensdo de
esticamento dos cabos é executada na seccdo final de cada tramo, localizando-se nas juntas de

betonagem e no final da construcao, no encontro E2.

No tragado e para efeitos de cadlculo, os valores da excentricidade foram definidos como
positivos todos aqueles que se encontrarem localizados acima da linha neutra e, como negativos,

os localizados abaixo da linha neutra

A Figura 3.5 ilustra melhor o andamento dos cabos de pré-esforgo, com os respetivos pontos
importantes, nomeadamente os pontos mais altos e baixos dos cabos, os pontos de inflexao (P.I.)

e as juntas de betonagem (J.B.).
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Figura 3.5 - Tracado dos cabos de pré-esforgo

Relativamente ao recobrimento, considerou-se uma distdncia para a secgao de meio vao de

0,30 metros e 0,18 metros para a sec¢ao do pilar, conforme mostra a Figura 3.6.

Linha Neutra -
i o
= w = Cahos =2 T o 3
</'/ == </'/ % - S ; <

- ~— ) h = I N

b = N

_r

SECCAO DE MEIO VAO SECCAO DO PILAR

Figura 3.6 - Pormenor do tracado na sec¢ao do meio vao e do pilar

Em relacao aos pontos de inflexao (P.I), estes localizam-se sempre & esquerda e & direita de

cada pilar, afastado 4,10 metros e com uma excentricidade positiva de 0,07 metros.

Relativamente as juntas de betonagem (J.B.1,...,J.B.7), a sua localizagdo e coordenadas,

encontra-se apresentada na Tabela 3.9.

Tabela 3.9 — Coordenadas de cabo de pré-esfor¢o nas juntas de betonagem

Coordenadas do cabo de

Juntas de Betonagem

pré-esforco J.B.1 J.B.2 J.B.3 J.B4 J.B.5 J.B.6 J.B.7
X [m] 41,00 82,00 | 123,00 | 164,00 | 205,00 | 246,00 | 287,00
Excentricidade (e) [m] -0,672 | -0,672 | -0,672 | -0,672 | -0,672 | -0,672 | -0,672
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3.5.2 Pré-dimensionamento do pré-esforco

Para a realizagdo da modelacdo no programa SA P2000, determinaram-se, a partir do tragado,

as denominadas cargas equivalentes a agao do pré-esforco.

Utilizou-se o critério anteriormente referido, que consiste na seguinte expressao:

¢, =0,95-CP (3.2)
Em que, as cargas permanentes (CP) correspondem a CP=PP+RCP.

A carga equivalente é dada pela seguinte expressao:
2f- P
qeq = LQ (33)

Igualando as expressdes (3.2) e (3.3), é possivel determinar a forga nos cabos (P) da seguinte
forma:

2 2
0795.CP:2fL2P _095-CP-I' _ , _0.95x(178199 +42,15)x16,40° _

of 2% 1,696

< P

& P =16598,412kN

Admitindo uma tensdo infinita, ow=1000MPa, determina-se a drea de armadura de pré-

esforgo necesséria da seguinte maneira:

A = £ = 16598,412 =165,984cm’
" o, 1000x10
Utilizando 4 cabos, a drea por cabo vale 41,496cm’/cabo. Para determinar o ntimero de
corddes, procedeu-se a um célculo utilizando o didmetro, de 15,70 milfmetros (A=1,50cm?),
chegando & conclusao que sao necessdrios utilizar 31 cordoes, terminando com uma armadura de

pré-esforgo de 4 x 31J15,7 .

A armadura de pré-esforco determinada, corresponde a uma drea de pré-esforgo de
Ap=186cm?, entao o pré-esforco a tempo infinito vale,

P =0, -Ap =1000x 10" x 186 = 18600kN

I. Cargas distribuidas equivalentes

As duas figuras seguintes demonstram em pormenor as trés pardbolas que existem no tragado.

A Figura 3.7 faz referéncia ao primeiro e tltimo vao, com 32,80 metros, ilustrando trés tipos de

pardbola.
1,0
0,5 0,494
P.I1.; 0,070
070 i I
2 05 \
o) _1’0 \ /
s T~ 66—
) \.__/
-2,0
0,00 12,30 28,70 32,80
x [m]
Pardbola 1 Pardbola 2 Pardbola 3

Figura 3.7 - Representacao do tragado das pardbolas para os vaos extremos (1 e 8)
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Enquanto a Figura 3.8, ilustra os vaos correntes, com 41,00 metros, em que nestes apenas

existem dois tipos de pardbolas.

1,0
05 0494 0,494
00 P.L; 0,070 P.IL; 0,070

% 00 NB.I; 0,672 /

1,0
s S~ 166
2,0
0,00 4,10 820 20,50 36,90 41,00
x [m]
Parabola 2 Parabola 3

Figura 3.8 - Representagio do tragado das pardbolas para os vaos correntes (2 a 7)

Com base no tragado dos cabos, é possivel determinar as cargas distribuidas equivalentes
para a modelagdo no programa SAP2000, recorrendo & expressao:
2f-P,
eq - L2

q (3.4)

Em que,
f- Flecha da pardbola do tragado do cabo de pré-esforgo, em [m];
Po - Forga de pré-esfor¢o a tempo infinito, em [kN];
L - Comprimento do trogo da parabola, em [m].

Assim, cada parabola corresponde a uma carga distribuida equivalente, como estd previsto

na Tabela 3.10.
Tabela 3.10 - Cargas distribuidas equivalentes

Parébola ou trogo
Caracteristicas
1 2 3
f [m] 1,626 1,696 0,424
L [m] 12,30 16,40 4,10
P [kN] 18600,000 | 18600,000 | 18600,000
Qeq [KN/m] 399,810 234,575 -938,299

Com o objetivo de contrariar os esforgos devido as cargas permanentes, ao puxar o cabo, as
pardbolas 1 e 2, ao terem a concavidade voltada para cima, o cabo emite uma forga no sentido de
baixo para cima, assumindo valores positivos. J& a pardbola 3 reflete o contrario, tornando-se uma
carga negativa. Com base na observacao das duas figuras abaixo, torna-se possivel apurar melhor

as consideracoes.
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Figura 3.9 - Cargas distribuidas nos vaos extremos (1 e 8)
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Figura 3.10 - Cargas distribuidas nos vaos correntes (2 a 7)

II. Cargas concentradas equivalentes

Estas cargas sao do tipo pontuais, encontrando-se localizadas na secgao inicial e final do

tabuleiro longitudinalmente, assim como, nas juntas de betonagem.

Devido ao pré-esforgo, existem trés tipos de esforcos, nomeadamente o esforco normal, esforgo

transverso e o momento fletor.

Em cada secgao, a forga devido ao esforgo normal é sempre de compressao e o seu valor é
igual ao pré-esforco a tempo infinito (P, ):

N(z)=-P (3.5)

0

A forga devido ao esforco transverso, é calculada, para aléem do valor do pré-esforco a tempo
infinito, em funcao da flecha da pardbola do tracado do cabo de pré-esforgo (f) e da posicao de
cdlculo das cargas concentradas (z), ambos comparativamente ao ponto inicial da parabola:

2. -P
200 P,

X

V(z) = (3.6)

O momento fletor é dado pela forga de pré-esforco a tempo infinito multiplicada pela

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

M(z) =£P_ -e(x) (3.7)
Os sinais dos esforcos estao de acordo com a convencao N M N
. N f) .
de sinais da Figura 3.11. ) T~ i
Com isto, a Tabela 3.11 exibe os esforgos referentes ao v v

estudo em questao.
Figura 3.11 - Convencao de sinais

dos esforcos
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Tabela 3.11 - Cargas Concentradas equivalentes

Secgao inicial

Seccao final

Tramos
N; [kN] V; [kN] M; [kN.m] N; [kN] V; [kN] M; [kN.m]
1 -18600,000 -4917,659 0,000 -18600,000 -2885,418 -12499,200
2a'T -18600,000 -2885,418 -12499,200 -18600,000 -2885,418 -12499,200
8 -18600,000 -2885,418 -12499,200 -18600,000 4917,659 0,000

Por fim, apresentam-se trés figuras em que para além das cargas distribuidas, foram

adicionadas as cargas pontuais com a convengao dos esforgos calculados, para os trés diferentes

tipos de tramos.

Realizou-se uma verificagao, que consiste em garantir que o somatoério das forgas verticais e

dos momentos em qualquer ponto seja igual ou muito aproximadamente a zero, o que no caso em

questao se verificou.

E de salientar que, o sentido das cargas concentradas, exibidas nas trés figuras ilustradas,

encontram-se de acordo com os valores descritos na Tabela 3.11.

Qs
Q
. el Qe | Wy
N I 0 0 A A
12,300 + 16,400 + 4,100 ? 4,100 4,100\
v, Vi

Figura 3.12 - Cargas distribuidas e concentradas equivalentes no 1° tramo
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Figura 3.13 - Cargas distribuidas e concentradas equivalentes nos tramos correntes (2° ao 7°)
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Figura 3.14 - Cargas distribuidas e concentradas equivalentes no 8° tramo
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3.5.3 Forcas e perdas

Segundo o Artigo 36.° do REBAPE, a tensao de esticamento na origem (o,,), deve cumprir
0s seguintes requisitos:

T, <0, 75fp

puk

(3.8)

. <0,85f, (3.9)

0 0,1k

Visto que, garantindo que a expressao (3.8) é verificada, automaticamente a expressio (3.9)
¢ verificada, logo, sabendo que o valor caracteristico da tensao de rotura (f,,) para um aco da
classe Y1860 S7 é 1860MPa, entao a tensao de esticamento na origem é dado por:

0, =0, 75];uk =0,75x1860 = 1395MPa
A partir do momento em que é aplicada esta tensao nos cabos, geram-se perdas instantaneas.

De uma forma gradual no tempo, vao-se sucedendo as chamadas perdas diferidas que tendem

a estabilizar a longo prazo.

3.5.3.1 Perdas instantaneas — Inicio de exploracgao

Estas perdas, ja mencionadas, ocorrem imediatamente apés a aplicacdo do pré-esforco. As
referidas perdas s@ao provocadas devido ao atrito, & reentrada das cunhas e a deformacgao
instantanea do betdo, sendo que a tultima foi desprezada no estudo em questdo, pois a sua

contribuigao é minima ou praticamente nula.

I. Parametros e expressoes das perdas instantineas

a) Perdas por atrito

Por forma a proceder ao cédlculo das perdas por atrito, primeiramente determina-se o fator
de atrito (m), dado por:
m=u-(2a+k) (3.10)

Este fator depende de,
u - Coeficiente de atrito cabo-bainha;
k - Desvio angular unitdrio, em [m'];
a - Parametro da equagao do 2° grau do cabo de pré-esforgo, em [m’']. Este parametro é

dado por a=f/L*, que depende da flecha da pardbola (f) e do comprimento da pardbola (L).

Resumidamente tem-se a tabela, com os valores calculados dos pardmetros das perdas por

atrito, utilizando a expressdo (3.10).

Tabela 3.12 - Parametros das perdas por atrito

Pardbola " k [m”] f [m] L [m] a [m’] m [m™]
1 0,200 | 0,010 1,626 | 12,300 | 0,01075 | 0,00630
2 0,200 0,010 1,696 16,400 0,00631 | 0,00452
3 0,200 0,010 0,424 4,100 0,02522 | 0,01208
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Observa-se que quanto maior for a curvatura do cabo, maior sera a perda por atrito.

b) Perdas por reentrada das cunhas

A partir da express@o abaixo, designada por férmula tedrica, determina-se o comprimento do

alcance das perdas por reentrada das cunhas:

(3.11)

A expressao anterior depende, para além das incégnitas ja mencionadas do,
E, - Médulo de elasticidade do ago de pré-esforco, em [GPal;

6, - Deslocamento méximo devido a reentrada dos cabos, em [mm].

Assim tem-se os seguintes valores das perdas por reentrada das cunhas, Tabela 3.13.

Tabela 3.13 - Parametros das perdas por reentrada das cunhas

Tramo | m [m] E, [GPa] | 1, [mm] | f,, [MPa] | Ay, [MPa] 1 [m]
la?7 0,00452 195,000 6,000 1860,000 1395,000 14,056
8 0,00630 195,000 6,000 1860,000 1395,000 11,980

Constata-se que, devido ao facto de o tdnico valor que varia ser o fator de atrito, isto quer
dizer que, quanto maior é o valor do fator de atrito, menor é o valor da reentradas das cunhas e,
este valor ¢é diferente, pois os cabos nos tramos 1 a 7 sao esticados pela pardbola 2, todos eles em

juntas de betonagem, ja no ltimo tramo, é esticado pela pardabola 1, junto ao encontro E2.

II. Tensoes e forcas apds as perdas instantaneas

Consequentemente, apds o esticamento dos cabos de pré-esforgo, geram-se forgas de atrito
entre os cordoes dando origem a uma perda de tensao ao longo do tempo, as chamadas tensoes de

pré-esforgo apés as perdas por atrito (g,,,).

Quando se procede ao alivio da tensao de esticamento num cabo, este provoca uma forga
contriria, que provoca uma reentrada das cunhas, no que se traduz numa perda de tensao até ao
alcance desse comprimento (}). Apés esta perda, fica instalada na pega uma pressdo designada

por tensdo de pré-esfor¢o apés perdas por atrito e reentrada das cunhas (0,,,,.)-

As tensoes por perdas devidas ao atrito, calculam-se a partir da seguinte expressao:
o(r)=0,, €™ (3.12)
O pré-esforgo no cabo, apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas, é dado pela seguinte
expressao:

P (l‘) = O-pO,a+rc ’ A (313)

0,a+7rc p
Seguidamente, apresentam-se os diagramas de tensoes de pré-esforgo apds perdas por atrito
e reentrada das cunhas, acompanhadas com os respetivos valores dos pontos notdveis,

representado em tabelas.
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a) Tensoes de pré-esforgo apés perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro tramo

1500
1,369,373
_ L 1,304,755
= 1300 1,395,000
=) 1 240,136 —
2 1151,488 ’
£ 1200 = —1220,5% N
g r_]70657642_‘________::2:> 1.230,328 ‘t:::>~\\\\\\\\ :
— 1 163,000 o]
1000 1 085,095
26,944 36,900
0,000 12,300 28,700 32,800 41,000

X [m]
Perdas por atrito e reentrada das cunhas

Perdas por atrito

Figura 3.15 - Tensoes de pré-esfor¢o apds perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro tramo

Tabela 3.14 - Tensoes de pré-esforco apés as perdas por atrito e reentrada das cunhas no primeiro tramo

Posicao | ] Aroa 1 [m] Arvain A, fem?] | Py, [kN]
[m] [MPa] [MPa]

41000 | 0004522 | 1395000 | 14,056 | 1085095 | 186,00 | 20182767
36,000 | 0004522 | 1369373 | 14,056 | 1105402 | 18600 | 20560476
36,000 | 0012080 | 1369373 | 14,056 @ 1105402 | 186,00 | 20560476
32800 | 0012089 | 1304755 | 14,056 | 1163000 | 18600 | 21631,797
28,700 | 0012089 | 1240136 | 14,056 @ 1220598 | 186,00 | 22703,119
28,700 | 0,004522 | 1240136 | 14,056 | 1220598 | 186,00 | 22703119
26044 | 0004522 | 1230328 | 14056 | 1230328 | 186,00 | 22884,105
12,300 0,004522 1151,488 14,056 1151,488 186,00 21417,685
12,300 | 0006299 | 1151488 | 14,056 | 1151488 | 186,00 | 21417.685

0,000 | 0,006299 | 1065642 | 14,056 | 1065642 186,00 | 19820,939

b) Tensoes de pré-esforco apés perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos

correntes (do segundo ao sétimo tramo)

1500
1.369,373
100 1304,755 /’//::;>
5 1 395,000
= P 1 151,488 FRA0I0 1 220,598
£ 1200 : ———— i
z 1089186 1 230,328 :::::>-\\\\\\\ ’
& 1100 —
1 163,000 1 085,095
1000
26,944 36,900
0,000 12,300 28,700 32,800 41,000

x [m]
Perdas por atrito e reentrada das cunhas

Perdas por atrito

Figura 3.16 - Tensoes de pré-esforgo apds perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos correntes
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Tabela 3.15 - Tensoes de pré-esforco apds perdas por atrito e reentrada das cunhas nos tramos correntes

Posisdo 1y | | A et | Ry N
[m] [MPa] [MPa]

41,000 0,004522 1395,000 14,056 1085,095 186,00 20182,767
36,900 0,004522 1369,373 14,056 1105,402 186,00 20560,476
36,900 0,012089 1369,373 14,056 1105,402 186,00 20560,476
32,800 0,012089 1304,755 14,056 1163,000 186,00 21631,797
28,700 0,012089 1240,136 14,056 1220,598 186,00 22703,119
28,700 0,004522 1240,136 14,056 1220,598 186,00 22703,119
26,944 0,004522 1230,328 14,056 1230,328 186,00 22884,105
12,300 0,004522 1151,488 14,056 1151,488 186,00 21417,685
12,300 0,004522 1151,488 14,056 1151,488 186,00 21417,685

0,000 0,004522 1089,186 14,056 1089,186 186,00 20258,867

Reparou-se que os valores das tensoes nos tramos correntes sao muito proximas as do primeiro
tramo, devido a semelhanca no tragado e o igual comprimento, a tnica diferenca reside no tipo de

pardbola no tramo onde estd localizada a ancoragem ativa.

c¢) Tensoes de pré-esforco apés perdas por atrito e reentrada das cunhas no wltimo tramo

1 321434 1 395,000
—. 1400
[a¥]
(ol
=
” 1 221,149
Q
£ 1200 1 319,523
z 1 251,748
o
1000
12,620
0,000 12,300 24,600

X [m]
Perdas por atrito e reentrada das cunhas

Perdas por atrito

Figura 3.17 - Tensoes de pré-esforgo apds perdas por atrito e reentrada das cunhas no tltimo tramo

Tabela 3.16 - Tensoes de pré-esforgo apds perdas por atrito e reentrada das cunhas no ltimo tramo

P[m“; m [ [:4"1";;] 1 ] ?MP] A, fom?] | Py, [kN]
24,600 0,004522 1395,000 11,980 1251,748 186,00 23282,514
12,620 0,004522 | 1321434 | 11,980 1321,434 186,00 24578,678
12,300 0,004522 1319,523 11,980 1319,523 186,00 24543,121
12,300 0,006299 1319,523 11,980 1319,523 186,00 24543,121
0,000 0,006299 1221,149 11,980 1221,149 186,00 22713,366

35



No dltimo tramo, devido & menor extensao que apresenta, os respetivos valores alteram-se

ligeiramente.

As perdas instantineas do pré-esforgo detalhadas encontram-se no Anexo A.

3.5.3.2 Perdas diferidas — Longo Prazo

Estas perdas surgem de uma forma gradual no tempo, tendo tendéncia a estabilizar a longo

prazo. Abrangem as perdas por retragdo e fluéncia do betao e, relaxagdo de pré-esforgo.

I. Parametros e expressoes das perdas diferidas

Como se trata de perdas a longo prazo, existe a necessidade de considerar vérios parametros
a que a estrutura estard sujeita, tais como, a temperatura constante durante toda a vida da
estrutura T=20°C, a humidade relativa no meio ambiente HR=70%, a idade do betdo a data da
aplicagao do pré-esforco t,=3dias e a idade do betao a tempo infinito to=20000dias. Ainda que o
cimento é da classe CEM 42,5 N.

a) Perdas por retracao

As perdas por retracao foram apenas calculadas para a seccao corrente do tabuleiro, ou seja,
a seccio S3, com uma drea de A=7,128m” e um perimetro de u=37,616m, no que se exprime numa

espessura equivalente de:

2x A
= XA J2XTIZ g 378 981mm
4 37316

Neste calculo, seguiu-se os principios indicados no EC2:

g, (t)=¢,)+¢,(1) (3.14)

A evolugao com o tempo da extensdo de retragao por secagem é obtida por:
g,t)=p,(tt)k &, (3.15)
Em que,
t,=t,=3dias;
t=to=20000d:as.
Resolugao das equagoes (3.14) e (3.15):

O fator que obedece a influéncia da espessura equivalente da secgao:
(t-t) _ (20000 — 3)
(t—t)+0,04- R* (20000 — 3) + 0,04 - \/378, 981°

B, (t.t) = = 0,985

O coeficiente que depende da espessura equivalente:

Tabela 3.17 - Valores de k, do quadro 3.3 do EC2

ho 100 | 200 | 300 | G500
K, 1,00 | 0,85 | 0,75 | 0,70

Como h,=378,981mm, por interpolagao aproximada k,=0,72.
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Os coeficientes que dependem do tipo de cimento:

Tabela 3.18 - Valores dos coeficientes que depende do tipo de cimento, do EC2

Classe N
L dsl 4
h ds2 0712

O fator que obedece & influéncia da humidade relativa na extensao de retragao:

3 3
RH 70
=1,55-[1-| —| |=1,55x|1-|—| [=1,018
P [RHJ (100]

0
Com, RH,=100%.

A extensao de retracao por secagem de referéncia:

—a

ayz'ﬁ e
£, =0,85-(220+110-a,,)-e 10° -8, =

H
43

01222 .
=0,85x {(220 +110x4)xe 10} 10 x1,018 = 3,41x 10~

Com, f.,.,=10MPa

Assim, a equagdo (3.15) toma o seguinte valor:

g,(t)= B, (1) k -, =0,985x0,72x3,41x10™" =2,42x10™"
A extensao de retracdo autogénea é obtida por:
£,(t)=B,(t)- ¢, (o) (3.16)
Em que, o fator que depende do tempo:

ﬂus ( t) —1— e(—0.2t0'5) —1— e(—0.2x2()()()()°'5) -1

Depende da tensao de rotura do betao & compressao:

e (0)=25-(f, —10)-10° =2,5x(35-10)x10° = 6,25 x 10

Assim, a expressao (3.16) resulta no seguinte valor:

e (t)=p() ¢, (0)=1x625x10" =6,25x10"

Por fim, a extensao total de retragao (3.14) resulta:

e (t)=¢c,()+e, (1) =245x10" +6,25x107 = 3,075 x 10"

b) Perdas por fluéncia

As perdas por fluéncia foram calculadas para as 3 secgoes do tabuleiro, mas apenas serd

demonstrado para a sec¢ao S3, mais concretamente, a secgao corrente do tabuleiro.

Neste célculo, seguiu-se os principios indicados no EC2, nomeadamente o referido no Anexo

B do EC2.

O coeficiente de fluéncia é calculado a partir da expressao (3.17):

p(t.t) =@, - B.(L,1) (3.17)
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E que o coeficiente de fluéncia de referéncia é calculado da seguinte forma:
Py = Py P, - BE,) (3.18)

Em que,

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

3517 351"
a =—| =|-—-| =0,866;
‘f(f'”l 43

0,2 0,2
a, = 350 3B 20,960,
f("]n 43

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

100,866 | x 0,960 = 1,304

o1, |’ 0,1x /378,981

NOTA: Foi utilizada a expressao anterior porque f > 35MPa. .

(DRH = 1 +

O fator que tem em conta a influéncia da resisténcia do betao no coeficiente de fluéncia

convencional:

SEULEPEL:

16,8
BUf,) == =
(cm) \/E »\/E

O fator que tem em conta a influéncia da idade do betao & data do carregamento no

coeficiente de fluéncia:
1 1
pt) = — = — =0,743
0 (0,1 + to(“) (0,1 + 3072)

Assim, o coeficiente de fluéncia de referéncia ¢ dado por:

@, =@y - B, ) B(t,) =1,304x2,562x 0,743 = 2,483

O coeficiente que traduz a evolugdo da fluéncia no tempo, apés o carregamento, é
representado pela expressao (3.19):
0,3
t—t
B.(t:t,) = Bl Y (3.19)
(B, +t—1,)

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

0,5 0,5
a, = 31 1B 2 0,902
']((‘,'WIL 43

O coeficiente que depende da humidade relativa e da espessura equivalente da secgao:
B, = 175-[1+(07012-RH)18]~h0 +250- @, <1500 a, <
& B, =15x [1 +(0,012x 70)18] x 378,981 + 250 x 0,902 < 1500 x 0,902 <>
< B, = 818,665 <1353 = B, = 818,665
NOTA: Foi utilizada a expressao anterior porque f > 35MPa
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Assim a expressao (3.19), toma o seguinte valor:

/i(aq)=:{——££:jgl——}’ ::{( (20000 - 3) )}V = 0,988

(B, +t—1) 818,665 + 20000 — 3
Portanto a expressdo (3.17), resulta:
o(t,t)) =@, - B.(L,t,) = 2,483 x 0,988 = 2,453
Relativamente as outras duas secgOes consideradas, S1 e S2, os seus cédlculos para as perdas
por fluéncia encontram-se no Anexo U.

Ainda, o coeficiente de homogeneizacido das propriedades da sec¢do resulta na expressao
(3.20):

a = E:; (3.20)
Em que,
E, - Médulo de elasticidade do pré-esforgo;
E,,, - Médulo de elasticidade do betao.

Entao,
195

a=—"=5735.
34

¢) Perdas por relaxacao

Para as perdas por relaxagao, os cordoes, segundo o EC2, sao da classe 2.

Considerou-se que:
* Vi =2 5% , como sendo o valor da perda por relaxacao, 1000 horas apés a aplicagao
do pré-esforco e uma temperatura média de 20°C;

e t , =1t=20000dias x 24h = 480000horas , a idade do betdao, em horas a tempo

0,
infinito.

II. Tensoes e forcas apds as perdas diferidas

A partir da forga de pré-esfor¢o instalada inicialmente (P,), com base nas trés perdas

diferidas, reduz-se o valor para uma forga de pré-esfor¢o a tempo infinito (Pw).

a) 1* Perda - Retracdo no betao

Aaptﬁs(a}) = Ep .

g,(t) (3.21)

b) 2 Perda - Fluéncia no betao

Ao, (2)=a ¢ (t1)-]o, (@) (3.22)
c¢) 3 Perda - Relaxacio do ago
0,75-(1-u)
Ao, (z) =0,66- p,,, - " [mj 107 -0'[)0(3:) (3.23)
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Em que, u é o coeficiente que relaciona a tensao inicial de pré-esforgo com o valor

caracteristico da resisténcia a tragao do ago das armaduras de pré-esforgo em que cada secgao, ou

o, (z)
f:m:,k

d) Perdas diferidas totais

seja, p =

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

Ao, ...(2)= (3.24)
pts+c+r A A ,
1+a-A”-[1+I”~e(:E) ]-(1+0,8-¢(t,t0))
A tensao de pré-esforgo a longo prazo é calculado da seguinte forma:
o, (@)=0,(x)-Ac, . () (3.25)
A forga de pré-esforgo é determinada conforme a seguinte expressao:
P (z) = o, (z)- A (3.26)

Em que, 4,=186cm’.
Com base na resolucao destes cdlculos, apresentam-se seguidamente os diagramas de tensao

de pré-esforco apds as perdas diferidas, para cada tramo.

e) Tensoes de pré-esforco apés perdas diferidas no primeiro tramo

1200
1 090,372
1150
T 1100 1 058,726
2 1050 1 010,952 T~
8 968,713 1100,579 983,874
Z 1000 /
)
&
950 988,382
900
26,944 36,90
0,000 12,300 28,700 32,800 41,000
X [m]

Figura 3.18 - Tensao de pré-esforco apés perdas diferidas no primeiro tramo

40



Tabela 3.19 - Tensao de pré-esfor¢o apds perdas diferidas no primeiro tramo

Posicao A, B hpts e hpir | Mhptstrerr Aop

m | ™ e " ppa) | P | MPa) | (P | P | 0PN
41,000 | -0,672 | -2,078 | 0,583 | 59,963 | 20235 | 24,907 | 101,221 | 983,874 | 18300,058
36,000 | 0,070 | -2.012 | 0,594 | 59.963 | 40975 | 26,642 | 117,020 | 988,382 | 18383910
36,000 | 0,070 | -2.012 | 0,594 | 59.963 | 40975 | 26,642 | 117,020 | 988,382 | 18383910
32,800 | 0494 | -1,679 | 0,625 | 59,963 | 23,035 | 32,191 | 104,273 | 1058,726 | 19692,312
28,700 | 0,070 | -3.202 | 0,656 | 59,963 | 45,044 | 38,801 | 130,226 | 1090,372 | 20280918
28,700 | 0,070 | -3.202 | 0,656 | 59,963 | 45,044 | 38,801 | 130,226 | 1090,372 | 20280918
26,944 | -0273 | -3.268 | 0,652 | 59,963 | 45,975 | 37,8%6 | 129,749 | 1083,450 | 20470,776
12,300 | -1,626 | -6,380 | 0,619 | 50,963 | 89,763 | 31,003 | 140,536 | 1010,952 | 18803714
12,300 | 1,626 | -6,380 | 0,619 | 50,963 | 89,763 | 31,003 | 140,536 | 1010,952 | 18803714
0,000 | 0,000 | -1,499 | 0,573 | 59,063 | 20,571 | 23,343 | 96,929 | 968,713 | 18018,063

f) Tensoes de pré-esforco apés perdas diferidas nos tramos correntes (do segundo ao sétimo

tramo
1200
1150 1 089\ 959
§ 1100 1 057,485 AN 1 058,782
2 1050 ~ 1103023 | e
S 983,874 983,319
E 1000 | _——
950
988,402
900
26,944 1900
0,000 12,300 28,700 32,800 41,000

X [m]

Figura 3.19 - Tensao de pré-esforco apés perdas diferidas nos tramos correntes
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Tabela 3.20 - Tensao de pré-esforco apds perdas diferidas nos tramos correntes

Posicao o [m] A, . Spts | Fpte | Fptr | Mprsrerr ) Po [kN]
[m] [MPa] [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] [MPa]
41,000 | -0,672 | -2,121 | 0,583 | 59,963 | 29,833 | 24,907 | 101,776 | 983,319 | 18289,742
36,900 | 0,070 | -2,911 | 0,594 | 59,963 | 40,954 | 26,642 | 117,000 | 988,402 | 18384,279
36,900 | 0,070 | -2,911 | 0,594 | 59,963 | 40,954 | 26,642 | 117,000 | 988,402 | 18384,279
32,800 | 0,494 | -1,675 | 0,625 | 59,963 | 22,977 | 32,191 | 104,218 | 1058,782 | 19693,345
28,700 | 0,070 | -3,232 | 0,656 | 59,963 | 45,476 | 38,801 | 130,639 | 1089,959 | 20273,236
28,700 | 0,070 | -3,232 | 0,656 | 59,963 | 45,476 | 38,801 | 130,639 | 1089,959 | 20273,236
26,944 | -0,273 | -3,085 | 0,652 | 59,963 | 43,407 | 37,886 | 127,305 | 1085,894 | 20197,627
12,300 | -1,626 | -2,273 | 0,652 | 59,963 | 31,975 | 31,003 | 94,003 | 1057,485 | 19669,225
12,300 | -1,626 | -2,273 | 0,619 | 59,963 | 31,975 | 31,003 | 94,003 | 1057,485 | 19669,225
0,000 | -0,672 | -2,078 | 0,583 | 59,963 | 29,235 | 24,907 | 101,221 | 983,874 | 18300,058
g) Tensoes de pré-esforgo apés perdas difeidas no ultimo tramo (oitavo tramo)
1200
1 147,777
= 1 136,036 —\
% 1150
= 1 105,037
8 1 146,312
£ 1100
=
1050 12,620
12,300 24,600
x [m]
Figura 3.20- Tensdo de pré-esforgo apés perdas diferidas no iltimo tramo
Tabela 3.21 - Tensao de pré-esfor¢o apds perdas diferidas no 1ltimo tramo
Posicao  [m] A, . s A hpir | Mprarerr Ao Po [kN]
[m] [MPa] [MPa] | [MPa] | [MPa] | [MPa] [MPa]
24,600 0,000 | -1,761 | 0,000 | 59,963 | 24,163 | 42,884 | 115,712 | 1136,036 | 21130,270
12,620 -1,624 | -8,052 | 0,709 | 59,963 | 113,285 | 52,930 | 173,657 | 1147,777 | 21283,017
12,300 -1,626 | -8,002 | 0,709 | 59,963 | 112,581 | 53,201 | 173,210 | 1146,312 | 21321,408
12,300 -1,626 | -8,002 | 0,709 | 59,963 | 112,581 | 53,201 | 173,210 | 1146,312 | 21321,408
0,000 -0,672 | -2,766 | 0,659 | 59,963 | 38,916 | 39,365 | 120,047 | 1105,037 | 20553,687

Novamente, se tornou a observar a mesma situacao que ocorreu nas perdas instantaneas. Os

valores das tensdes nos tramos correntes sao muito préximas as do primeiro tramo, devido a

semelhanca no tragado e ao igual comprimento. A tnica diferenca refere-se ao tipo de pardbola no
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tramo onde estd localizada a ancoragem ativa. Ainda é de salientar que, a longo prazo, o valor

das tensoes apresentam uma diminui¢ao de aproximadamente 110M Pa.

As perdas diferidas do pré-esforgo mais detalhadas encontram-se no Anexo B.

3.6 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
LONGITUDINAL DO TABULEIRO

3.6.1 Influéncia do faseamento construtivo

Na anilise longitudinal do tabuleiro, é indispensével ter em conta a redistribui¢ao dos esforgos
nos momentos fletores devido ao peso préprio e as cargas equivalentes ao pré-esforgo, adequado

ao faseamento construtivo. Devera ser efetuada uma andlise a curto e a longo prazo.

O momento fletor devido ao peso préprio a idade () é determinado com base na expressao:

p(t.1))
M, (t) = XM +(M,,, -2 ) —— 0 (3.27)
PP PP, fases PP.e PP, fases
1+ p-o(t,1,)
Em que,
M PP fases Somatério dos momentos fletores devido ao peso préprio nas fases

construtivas, sem o efeito da fluéncia, em [kNm;

Mpp .- Momento fletor do peso préprio, caso o viaduto fosse construido todo numa tnica
fase, em [kNm];

o(t,t,) - Coeficiente de fluéncia a idade (t) por uma carga aplicada a idade (t,);

p - Fator de relaxagao, admitindo p=0,85.

Relativamente ao momento fletor devido ao pré-esforgo, baseou-se na expressao:

¢<t7 t(]) . P

M) = | Z M+ O, =My ) 2 | (3.2)
Em que,
XM, Jases ™ Somatoério dos momentos fletores devido ao pré-esforgo nas fases construtivas,
em [kNm)];

Mpp .- Momento fletor do pré-esforco, caso o viaduto fosse construido todo numa tnica

fase, em [kNm)];

Teve-se em conta que:

o XM

i guses © Mpe foram calculados para uma tensao nos cabos de 1000M Pa;

o ott)=0 para t,=0dias, @(t,t)=¢ para to=2000dias, ou seja, no inicio de
exploragdo e a longo prazo respetivamente;

0 P=P,no inicio de exploragao e P=Pw a longo prazo.
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3.6.2 Diagramas de esforgos
Neste subcapitulo serd apresentado os varios diagramas de esforgos caracteristicos, sujeito as
acoes impostas ao tabuleiro do viaduto.

As agoes a ter em conta na direcao longitudinal sdo o peso préprio do tabuleiro, o pré-esforgo,
as restantes cargas permanentes, as sobrecargas longitudinais uniforme e linear e, a variagao

diferencial de temperatura.

I. Esforcos devido ao peso préprio do tabuleiro

Os momentos fletores devido ao peso préprio foram determinados com base na expressao
(3.27), com as consideragoes mencionadas anteriormente tanto para o inicio de exploragdo como

para a longo prazo.

a) Diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do tabuleiro para o inicio de

exploracao e a longo prazo

-30000
-20000 \

R A\ N A N N N A A
o N/ N N N NN\ J N\ )\
AR VERVARVARVARVARN/AR
0,012’3 32,8 o3 73.8 I 114,8 1353 }1{5[1,3 1763 196,8 213 2378 285 278,8 299é?i1,6

Longo Prazo (PD)

Inicio de Exploracao (Po)

Figura 3.21 - Diagrama do momento fletor devido ao peso préprio do tabuleiro

Verifica-se que com o passar dos anos, os momentos negativos tendem a ficar mais negativos,
jé os momentos positivos tendem a diminuir. Na zona dos pilares encontram-se os maiores valores

dos momentos negativos e os maiores valores dos momentos positivos nas se¢coes do meio vao.

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

5000
4000

2000 / / / / / / /
/ / / / / / / /

1000
0

o 1/ / / / / / / /
/ / / / / / /

-3000
-4000
-5000

V [kN]

12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 2173 258,3 299.3
0,0 32,8 738 1148 1558 196,8 2378 2788~ 3116

x [m]

Figura 3.22 - Diagrama do esforgo transverso devido ao peso préprio do tabuleiro
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O diagrama do esforco transverso é simplesmente calculado como se a estrutura fosse
construida numa sé fase. Os maiores valores maximos absoluto de esforgco transverso ocorrem nos

pilares, em que o maior vale 4184,463kN.

II. Esforcos devido is cargas equivalentes ao pré-esforco

Novamente, os momentos fletores devido ao pré-esforco foram determinados com base na

expressdo (3.28), com as consideragdes mencionadas anteriormente.

a) Diagrama do momento fletor total devido ao pré-esforco do tabuleiro para o inicio de

exploracao e a longo prazo

-40000

-30000
-20000 //\\ / /N /™ /N /™\ /\ //-\\

A R AR AN AR AR A AW

NN NN NN
AR AR VARV ARV ARVARVERY
VY
30000 Y Y w

Inicio de Exploragao (Po) Longo Prazo (PD)

Figura 3.23 - Diagrama do momento fletor total devido ao pré-esforco

A partir do diagrama de momento fletor total devido ao pré-esforgo, ird separar-se a parcela
isostdtica e a hiperestética, pois essas partes vao ser necessdrias para alguns cdlculos, tanto a curto

prazo bem como a longo prazo.

Comegando pela parte isostatica, esta é diretamente proporcional a forga de pré-esfor¢o P(x)

e a excentricidade e(z), composta pela expressao:
Mg 150 = +P(z) - () (3.29)
Assim, no que respeita a parcela hiperestatica, esta é dada pela diferenca entre o momento
total devido ao pré-esforgo Mp; e a parcela do momento isostatico divido ao pré-esforgo Mpy g0,
constituida pela expressao:
=M, -M (3.30)

PE, Hip PE PE,ISO
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b) Diagrama do momento fletor isostitico devido ao pré-esforco do tabuleiro para o inicio

de exploracao e a longo prazo

-50000

-40000
130000 /D A A A A A A a\

wo [N /N SN SN SN SN SN
20 N/ N N NS NN N
= o\ N A N A N

10000
20000

Nm

12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 2173 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6

x [m]

Longo Prazo (PD)

Inicio de Exploragao (Po)

Figura 3.24 - Diagrama do momento fletor isostdtico devido ao pré-esforgo

¢) Diagrama do momento fletor hiperestdtico devido ao pré-esforco do tabuleiro para o inicio

de exploracao e a longo prazo

0

\
2500
5000 \\\ /

7500 \
10000 \\ /1/
AN\ .
\ ~ /'

12500
15000 —
17500
20000

M [kNm]

12,3 53,3 94,3 135,3 1763 2173 258,3 2993
0,0 32,8 73,8 114,8 1558 196,8 2378 2788 3116

x [m]

Longo Prazo (PD)

Inicio de Exploragao (Po)

Figura 3.25 - Diagrama do momento fletor hiperestatico devido ao pré-esforgo

O diagrama dos momentos fletores isostédticos apresenta um andamento idéntico ao diagrama
dos momentos fletores totais, no entanto, repara-se que os seus valores, tanto os negativos como
os positivos diminuem ainda mais. Isto deve-se ao facto dos valores do diagrama dos momentos

fletores hiperestaticos serem sempre positivos, em todo o tabuleiro, como se verifica na Figura

3.35.
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d) Diagrama do esforco transverso devido ao pré-esforco do tabuleiro

A A A A A

" \\ NCONNNNNN

z
= \
T NN N NN

-4000 \I \ \ N \ N \

-6000

12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 2173 258,3 299.3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 2378 278,8 ~ 311,6
x [m]

Figura 3.26 - Diagrama do esfor¢o transverso devido ao pré-esforgo

Mais uma vez, como no caso do peso préprio, o diagrama do esforgo transverso é simplesmente
calculado como se a estrutura fosse construida numa sé fase. Observa-se ainda, que este diagrama
é antissimétrico ao do diagrama devido ao peso préprio do tabuleiro.

Os maiores valores méximos absolutos de esforgo transverso ocorrem, a uma distancia de
4,10 metros a esquerda e & direita dos pilares e, ainda, na zona dos encontros, em que o maior
vale -5466,385kN. Nos pontos onde o cabo de pré-esforco tem tangente horizontal, o valor do

esfor¢o transverso nesse ponto é quase igual a zero.

II1. Esforcos devido as restantes cargas permanentes

a) Diagrama do momento fletor devido as restantes cargas permanentes

-8000
-6000
-4000
o |\ L)
AN AN A W A W A
S WVARNVARNVARNVARNVARNYARFAR
\/ N\ \/ N/ \/ \/ N\ \V4
4000 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 2378 278,8 311,6
x [m]

Figura 3.27 - Diagrama do momento fletor devido as restantes cargas permanentes

Como este tipo de carregamento é aplicado sobre o tabuleiro depois de concluida a construgao

total do tabuleiro do viaduto, estes esforgos apenas sao calculados para o modelo completo, numa

unica fase.
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O valor médximo negativo do momento fletor devido as restantes cargas permanentes é

-6158,820kNm e o méximo positivo é 3062,397kNm.

b) Diagrama do esforco transverso devido as restantes cargas permanentes

1200
800
wl NS/

z

=) 0

>
-400
/S VoV
12000 5 533 943 1353 176,3 2173 2583 2993

0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237.8 2788 3116
x [m]

Figura 3.28 - Diagrama do esforco transverso devido as restantes cargas permanentes

De novo, este diagrama tem o mesmo andamento que o devido ao peso préprio.

Os maiores valores méximos absolutos de esforgo transverso ocorrem nos pilares, em que o

maior vale 874,325kN.

IV. Esforcos devido as sobrecargas

A acdo devido as sobrecargas envolve a ac¢do da sobrecarga uniforme e linear, na diregao
longitudinal. Mais uma vez, esta agado é modelada sobre o tabuleiro depois de concluida a

construgao total do tabuleiro do viaduto.

a) Diagrama do momento fletor devido as sobrecargas

-15000
-10000
_ o ZAEANA A A AN
Z 0
25000 /-h\ /N Jan) M\ N\ VAR /N\
N NVAANVAANYAANVAANVAAWAAWAA
15000 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278.8 311,6
X [m]
Méximo Minimo

Figura 3.29 - Diagrama do momento fletor devido as sobrecargas
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b) Diagrama do esforco transverso devido as sobrecargas

2500
1500 y Y, / / / / Y,
1000 / / / / / / / /

500
0

Z 500 y.
-1000
= s V / / / / / / //
-2000 / / / / / /
-2500 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6
x [m]
—— Méximo Minimo

Figura 3.30 - Diagrama do esforco transverso devido as sobrecargas

No diagrama de momentos fletores, as zonas criticas localizam-se, para os valores maximos

negativos, na zona dos pilares e, para os valores maximos positivos, nas secgoes do meio vao.

Relativamente ao esforgo transverso, tanto para os valores méximos negativos, como para os

maéximos positivos, a sec¢ao mais solicitada é a dos apoios, ou seja, dos pilares e encontros.

V. Esforcos devido i variacao diferencial da temperatura

A agdo devido a variacdo diferencial da temperatura, faz uma envolvente da agdo para a
temperatura positiva e mnegativa, na direcao longitudinal, modelada sobre o tabuleiro,

repetidamente, depois de concluida a construgao total do tabuleiro do viaduto.

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

-4000 ] —
-2000 /
o 0
g 2000
=, \ /
= 4000 \ /
6000 \ — — 1 /
8000
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6
x [m]
Maximo Minimo

Figura 3.31 - Diagrama do momento fletor devido & variagao diferencial da temperatura
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b) Diagrama do esforco transverso devido a variacdo diferencial da temperatura
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12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6

x [m]

Maximo Minimo

Figura 3.32 - Diagrama do esforgo transverso devido a variagdo diferencial da temperatura

No diagrama de momentos fletores, as zonas criticas localizam-se, tanto para os valores

méximos negativos, como para os valores méximos positivos, no primeiro e tltimo pilar.

Analogamente ao esforgo transverso, tanto para os valores méximos negativos, como para os

méaximos positivos, a sec¢ao mais solicitada, localiza-se no primeiro e dltimo vao.

No estudo, nao se efetuaram as anilises relativamente ao veiculo tipo e a variagao uniforme

de temperatura, por apresentar esforcos muito inferiores longitudinalmente.

Os valores dos esforgos caracteristicos longitudinais encontram-se no Anexo C.

3.6.3 Estados limites de utilizagao

Para o estudo, a verificacdo aos estados limites de utilizagdo abrange trés verificagoes,
nomeadamente, o estado limite de descompresséo e o estado limite de largura de fendas, que fazem

parte da verificagdo ao estado limite de fendilhacao e, ainda o estado limite de deformacao.

3.6.3.1 Estado limite de descompressao

Por se tratar de um viaduto que sera construido em vérias fases construtivas, para além das
andlises no inicio de exploragdo e a longo prazo, serd realizado um estudo para cada fase

construtiva.

Com base no Artigo 69.° do REBAPE, que refere “O estado limite de descompressio é
definido em relacdo & fibra externa da sec¢ao de modo a assegurar que, para a combinagao de
ag¢oes em causa, as armaduras de pré-esforco se situem em zona comprimida’. Serd efetuada a

verificacao utilizando a combinagao quase-permanente de agoes.

As tensoes nas fibras superiores e nas fibras inferiores sao respetivamente dadas pela

expressao:

oc=1% E"p-vi—.”_fi =y (3.31)
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Em que,
My, - Momento fletor quase-permanente, em [kNm)];
I, - Momento de inércia da secgao transversal do tabuleiro, em [m?];
v - Distancia entre a fibra em estudo e o centro de gravidade, em [m];
A, - Area da seccio transversal do tabuleiro, em [m?;
P - Forga de pré-esforco, em [kN];
e - Excentricidade do cabo de pré-esforgo, em [m];

Mpy i, - Momento fletor hiperestatico devido ao pré-esforco, em [ANm).

Os momentos fletores quase-permanentes calculam-se com base na expressao:
M, =M, +M,, + LETe Mg, + Yovor M, (3.32)

Egp VDT

Com Vyse =020 € W, ), = 0,30 .

Para o peso préprio e para o pré-esforco tem-se apenas uma combinagao de valores dos
momentos fletores, ao contrario das sobrecargas e da variacao diferencial de temperatura. Para
estas duas ultimas, como sao compostas por valores mdximos negativos e valores méximos
positivos, por forma a obter valores mais gravosos, escolheu-se utilizar os valores méximos
negativos; quando o valor do momento devido as cargas permanentes toma valores negativos e
vice-versa.

Com base na expressao (3.32), obteve-se o seguinte diagrama dos momentos fletores para a

combinagao quase-permanente de agoes (ver Figura 3.33).

-40000

peod e S W WA N W -

10000 I\ A\ ///\ I\ )\

N
—

="y
= 10000 / \ \ \ /N N\ N )\
% o000 NS\ \ W\ /L
? \ \/ \ \/ \ N
30000 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6
x [m]

Inicio de Exploragao (Po) Longo Prazo (PD)

Figura 3.33 - Diagrama de momento fletor para a combinagdo quase-permanente de agoes

As seccOes que merecem especial atencao sao particularmente as do meio vao e nos apoios,

mais concretamente, nos pilares.

Particularizando a expressao (3.31), tem-se a expressao para as tensoes nas fibras inferiores
e nas fibras superiores, para as vérias fases construtivas:

e Tensoes nas fibras inferiores (£,,):

O-inf - I " Ving IPE ’ vinf _X (333)
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Em que v,, ¢ a distdncia entre a fibra inferior e o centro de gravidade da secgao transversal

do tabuleiro, em [m)].

e Tensoes nas fibras superiores (K,,):

M M
o =-—"Ar. .f—ﬂ-vf—£ (3.34)
sup IC i IC 1] 14(:

Em que v,,, ¢ a distancia entre a fibra superior e o centro de gravidade da secgao transversal
do tabuleiro, em [m)].

Deste modo tem-se os diagramas de tensoes no tabuleiro para as oito fases construtivas do

viaduto.
4
2
= 0 f
R
7 -4 v
18 —6
:
€5\ )
-10
-12
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299.3
0,0 32,8 73,8 114, 155,8 196,83 237,8 2788 3116
x [m]
Tensbes na fibra superior Tensbes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.34 - Diagrama das tensoes na fase 1
4
2
0 . N
<
SV L ANIVAY
=4 N XA
- A
z -6
s\ / \
"V |
-12
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m]
Tensdes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm

Figura 3.35 - Diagrama das tensoes na fase 2
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4
2
= 0 AN AlA N
S, NS\ /Nl
=4 N WX AN AN
- A R
2 -6
Es \/ \
20 |V ‘
12 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,? | 196,8 237.8 278,8 311,6
X [m
Tensoes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.36 - Diagrama das tensoes na fase 3
4
2
= 0 AN N AYPN /\
SRV AANENA AN R ANRAY,
= 4 N YAX AN ANKTAN
s |/ T NS T
s\ / \
a0 |V '
12 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,2[3 | 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m
Tensdes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.37 - Diagrama das tensoes na fase 4
4
2
= 0 AA Nin Nin Al N
S NS\ N\ N VL Yy
2 4 L YAXTAAX AN AN AN
,§_6\ / NSNS N Y
s\ / \
a0V ‘
12 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,2[3 | 196,8 237,8 278,8 311,6
X |m
Tensdes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm

Figura 3.38 - Diagrama das tensoes na fase 5
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2
—= 0 A NA N A N PN N
SR VA AN AVA AN AVA AN ANA AN VAY.
= 4 L MK AN AN AN AN AN
$ 6 |/ NN N N T Y
s\ / \
a0 ‘
12 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,? | 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m
Tensoes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.39 - Diagrama das tensoes na fase 6
4
2
—= 0 AN AV NA N NA AYPN N
SRV AAN A AN VA AN AVA AN AVA AN VA ANR VA Y.
= 4\ MAKTANAX AN ANAX AN AN AN
S 6 |/ VYNV NV NS NV T N YT
s\ / \
10 |V \
12 12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,? | 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m
Tensbes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.40 - Diagrama das tensoes na fase 7
4
2
—= 0 AN AV AYEY NA AV Al /
SV A ANV A AN VA A W VA AN A A WA A NIV A W%
=2 N AXYAX AKX SIAX A YAKARY
£ 6 \ |/ \ N\ N S N\ YOV
LRy \
20 \/
-12 '/
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,? | 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m
Tensoes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fetk,0.05 fctm

Figura 3.41 - Diagrama das tensoes na fase 8

Sobre os apoios encontram-se umas tragoes nas fibras inferiores. Estas tragoes devem-se ao

facto da existéncia de excesso de pré-esforgo numa fase prematura.
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Os valores detalhados para a verificagao ao estado limite de descompressao nas vérias fases

construtivas encontram-se mais detalhadamente no Anexo D.

Para os estudos no inicio de exploragao e a longo prazo, as tensoes nas fibras sao

materializadas do seguinte modo:

e Tensoes nas fibras inferiores (£,,):

M P. P M, .
o, = E‘lp-v.f+ ev.f——+ﬂ-uf (3.35)
13 Ic m Ic m AC Ic m
e Tensoes nas fibras superiores (X,,,):
=_MEQP. _P~ev —5—%-0 (3.36)

O-sup Usup sup sup
I I A I

Por fim, apresentam-se as tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao (Figura 3.42) e a longo

prazo (Figura 3.43).

4
2
g A
2. -2 N\ /1VA N\ /lVA N /1VA N\ /1VA AN ~" /\‘h ~
g 4 . — -
n
Ee |\ / \
LV \/
-8 J
-10
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299.3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 3116
X [m]
Tensdes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm
Figura 3.42 - Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao
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-10
12,3 53,3 94,3 135,3 176,3 217,3 258,3 299,3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,8 196,8 237,8 278,8 311,6
X [m]
Tensoes na fibra superior Tensoes na fibra inferior fctk,0.05 fctm

Figura 3.43 - Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo
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No inicio de exploragao, existe um pico no valor das tensoes na fibra inferior, em que o seu
valor situa-se perto de 1,00 MPa. Contudo, tratando-se de uma tensdo relativamente baixa
(bastante inferior a f,,,,) e localizada numa fibra muito afastada do cabo (fibra inferior), considera-
se satisfeita a seguranca. Além disso esta tensdo ird desaparecer com o tempo.

A longo prazo, o tabuleiro encontra-se todo & compressdo, apesar de haver dois pontos

localizados junto aos pilares, em que o valor das tensoes na fibra inferior toma o valor de zero.

Para concluir, examinando os dois diagramas anteriores, pode constatar-se que a seguranca
ao estado limite de descompressao é verificada, tanto no inicio de exploracao, bem como a longo
prazo.

Os valores detalhados para a verificacdo ao estado limite de descompressdo, no inicio da

exploragio e a longo prazo encontram-se mais detalhadamente no Anexo E.

3.6.3.2 Estado limite de largura de fendas

Atendendo o Artigo 70.° do REBAPE, que menciona “..no caso de elementos de betdo pré-
esfor¢ado, a verificacao da seguranca em relacao ao estado limite de largura de fendas fica em
geral satisfeita se o valor da tensao de tracao na fibra extrema da sec¢ao nao exceder o valor
caracteristico da tensdo de rotura do betdo & tragdo simples...”. Serd efetuada a verificagdo

utilizando a combinacédo frequente de agoes.

As tensdes nas fibras superiores e nas fibras inferiores s@o respetivamente dadas pela

expressao:
M .
oco=t—— vt —v—-——+Ft—"—-v (3.37)
Sendo,
My, - Momento fletor frequente, em [kNm).

Os momentos fletores frequentes calculam-se com base na expressao:

MEfreq = MPP + MRCP V5o 'Msc T ¥ovnr ’MVDT (3‘38)
Com y, ,, =040 e Yovor = 0,30.
A combinagao de valores adotados para a sobrecarga e para a variagao diferencial de

temperatura, foram tratados da mesma forma como foram no cédlculo do momento quase-

permanente.

Com base na expressao (3.38), obteve-se o seguinte diagrama dos momentos fletores para a

combinagao frequente de agoes (ver Figura 3.44).
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Figura 3.44 - Diagrama do momento fletor para a combinagéo frequente de agoes

As secgbes que merecem especial atencdo sdo particularmente as do meio vao e nos apoios,
mais concretamente, nos pilares.
Particularizando a expressao (3.37), tem-se a expressdo para as tensoes nas fibras inferiores

e nas fibras superiores.

e Tensoes nas fibras inferiores (£,,):

M P-e p ;
Efre PE,Hj,
inf I - inf I inf _Z + I - inf (3.39)
e Tensoes nas fibras superiores (X,,,):
. M,
- T, P, P Menm (3.40)
sup T sup I sup A I sup

Por fim, apresentam-se as tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao (Figura 3.45) e a longo

prazo (Figura 3.46).
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= ST T T
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-10
12,3 , , 135,3 176,3 217,3 258,3 299.3
0,0 32,8 73,8 114,8 155,? 196,8 237,8 2788  311,6
X [m
Tensoes na fibra superior Tensbes na fibra inferior fctk,0.05 fctm

Figura 3.45 - Diagrama das tensoes no tabuleiro no inicio de exploragao
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Figura 3.46 - Diagrama das tensoes no tabuleiro a longo prazo

A seguranga ¢é satisfeita, pois ndo existem valores de tragio superiores ao valor caracteristico

da tensao de rotura do betao a tragao simples (f.,,.)-

Os valores detalhados para a verificagao ao estado limite de largura de fendas, no inicio da

exploracao e a longo prazo encontram-se mais detalhadamente no Anexo F.

3.6.3.3 [Estado limite de deformacao

Atendendo o Artigo 72.° do REBAPE, o qual indica que para que seja satisfeita a verificagao
ao estado limite de deformacdo, a flecha a meio vao ndo deve ultrapassar 1/400 do vao. Serd

efetuada a verificagao utilizando a combinagao frequente de agoes.

A partir do modelo de célculo realizado no programa de cédlculo automético SAP2000,
visualizou-se os valores dos deslocamentos méximos nas secgoes do meio vao, conferindo que os
maiores valores localizam-se no segundo vao e no sétimo vao, valores esses que serao apresentados

de seguida.

Foram tidos em conta, precisamente os mesmos esforcos que foram contabilizados nos tltimos

dois estados limites de utilizacao.
O deslocamento vertical méximo é dado pela férmula:
S = [5V,PP +8, p + 5V,Rop] L1+ 0t t) ]+ Ve 8y e + Varnr Sy (3.41)
Com y, 4. =0,40 , v, ,,, =0,30e o(t,t,) =2,453 .

Em que
6y pp - Deslocamento vertical devido ao peso préprio;
6y pp - Deslocamento vertical devido ao pré-esforgo;
6y pep - Deslocamento vertical devido as restantes cargas permanentes;
6 y.sc - Deslocamento vertical negativo devido & sobrecarga;

6y vpr - Deslocamento vertical negativo devido & variagao diferencial de temperatura.
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Substituindo para os casos mais desfavoraveis indicados tem-se,
Oy e = | (-10,832) + 11,253 + (2,569) | x [ 1+2,453 ] + 0,4 x (~11,836) + 0,3 x (~1,076) =
= —12,474mm = 12,474mm({)
O deslocamento vertical mdximo admissivel calcula-se com base na expressao:
L

PR 3.42
V,adm 400 ( )

Sendo L o comprimento do v@o em estudo, no caso mede 41,000 metros, entao, substituindo

na expressao anterior tem-se,

5, = AL00 10 = 102,500mm
adm {400

Satisfaz a segurancga pois o valor do deslocamento vertical médximo é inferior ao admissivel.

Os valores detalhados e, também para os outros vaos, para a verificagdo ao estado limite de

deformagao, encontram-se mais detalhadamente no Anexo G.

3.6.4 Estados limites dltimos

Para a verificagdo aos estados limites 1ltimos considerou-se as agoes do peso préprio do
tabuleiro, o pré-esforco, as restantes cargas permanentes, e a sobrecarga. O cédlculo envolveu duas

verificagoes, designadamente, o estado limite de flexao e de esforgo transverso.

Sera utilizada a combinagao fundamental de agées.

3.6.4.1 Estado limite de flexao

Verificagao que consiste em satisfazer a condigao: os momentos atuantes ou de célculo

menores que 0os momentos resistentes.

Existem duas secgbes condicionantes, em que serd necessdria realizar esta verificagao,

nomeadamente a meio vao e nos apoios ou pilares.

Serd apresentada verificagao para os dois casos mais desfavordveis, em que na sec¢ao do meio

vao localiza-se no sétimo tramo e na secgao do apoio no pilar P6.

I. Momento atuante

O momento atuante é calculado através da expressao:

MEdzyG'MPP_"}/P‘M ,Hip+7/G'MHcP+7/Q'M' (3‘43)

PE. sc
Neste célculo apenas é contabilizada a parcela hiperestdtica do pré-esforgo, pois a parcela
isostdtica entra indiretamente no cdlculo do momento resistente. Relativamente & variacao

diferencial de temperatura, os seus efeitos nao foram considerados em estado limite tdltimo por

serem reduzidos (EC2, cl.2.3.1.2).
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e Seccao do vao:

M, =1,35x19563,585 + 1,20 x 11625,988 + 1,50 x 2775,086 + 1,50 x 11015,196 =

=61047,449kNm

e Seccao do apoio:

M,, =1,35x (~20530,474) + 1,0 x 11516,466 + 1,5 x (~6158,818) + 1,5 x (~13000,507) =

= —44938,662kNm

II. Momento resistente

Os momentos resistentes sao determinados a partir do equilibrio de momentos originados

pela forga de compressdao do betdao (F,), forga de tracdo nas armaduras ordindrias (F,) e a forga

de pré-esforgo (F,).

Inicialmente determinaram-se as armaduras minimas longitudinais (4,,,), dada pela

expressao abaixo:

:0,26@~bl-d

syk

Em que,
b, - Largura da alma, em [m];

d=d, - Altura da seccdo para as armaduras ordindrias

calculada com base na expressao,

%)
d =h, —rec— [%J (3.45)

A altura da sec¢do na posigdo da alma é exposta por hy,,, O
recobrimento por rec, com uma espessura de 0,04 metros e, @a ot
refere-se ao didmetro da armadura adotada, onde se considerou o
diametro de 25 milimetros (ver Figura 3.47). Assim, tem-se a altura

util da secgao para as armaduras ordindrias:

% 25%10°
d =h, —rec— [fj 2,60 — 0,04 - (%} — 2,548m

Deste modo, tém-se as seguintes armaduras ordindrias de flex&o:

e Seccao do vao:

0 Armadura minima:

f

(3.44)

ds

| | rec=0,04

@adot

Do

Figura 3.47 - Pormenor da

distancia ds

As‘mlin = 0726£ : b/, ! d = |:0; 26 X % X 07 60 X 27548:| X ].O4 = 257 44Cm2

syk
0 Armadura adotada:

A = 6325 (29,46cm?)

5

Para as duas almas adotou-se: A =29,46x2 = 58,92cm’

60



e Seccao do apoio:

0 Armadura minima:

2 ,
. 0,26&.51 d= [0,26x§6—0x1,20x2,548}<104 = 50,88cm?

syk

$,min

0 Armadura adotada:

A =112525 (54,01cm?)

5

Para as duas almas adotou-se: A, =54,01x2 =108, 02cm’

O equilibrio de forgas é estabelecido pela seguinte expressao:
F =F +F (3.46)

Por sua vez, a forga de compressao do betao é dada pela expressao:

F=f by (3.47)

c

Acolhendo a hipoétese de que as armaduras estdao em cedéncia, as forcas de equilibrio e a

posicao da linha neutra, para as duas seccoes, sao determinadas da seguinte maneira.

e Seccao do vao:
0 Forgas:
F=f, A =43478x5892x10" = 2561, 739kN
F =f A =1400x186x10" = 26040kN

0 Posigdo da linha neutra (admitindo a hipdtese que estd no banzo):
F =F +F <:>j;d~b-y:Fs+Fp &
< 23,33x10% x 14,20 x y = 2561,739 + 26040 < y = 0,086m
v _ 0086

0,80 0,80

Como x =0,108m <e, =0,35m , a linha neutra localiza-se no banzo.

De modo que z é a posi¢ao da linha neutra e e, refere-se a espessura do tabuleiro junto a
alma.

e Seccao do apoio:

0 Forcas:
F = ]iyd <A =434,78 x108,02 x 107" = 4696,522kN

F=f A =1400x186x10" = 26040kN
P Py P

0 Posigao da linha neutra (admitindo a hipdtese que estd na alma):
F=F+F & f, by=F+F e
&> 23,33x10” x 2,40 x y = 4696,522 + 26040 <> y = 0,549m
y _ 0549

rT=——= = 0,686m
0,80 0,80

Como z =0,686m <h, —e, =2,60-0,35=225m, a linha neutra localiza-se na alma.

Neste momento, é necessédrio conceber a verificagao relativamente a hipétese considerada de

que as armaduras se encontram em cedéncia.
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A altura util da secgdo para as armaduras de pré-esforgo é dada por:

e Seccao do vao:

d =h, —rec, =2600-0,300=2300m

e Seccao do apoio:

d =h, —rec, =20600-0,180=2420m

Em que rec,, e rec,, sao os valores do recobrimento inferior e superior respetivamente do
ago de pré-esforgo.

A verificagdo da hipétese das armaduras estarem em cedéncia:
e Seccao do vao:

0 Armaduras ordindrias:

d — —
g o hTT  _2HA8-0108 o0 co s,
g e 0,108

Como ¢, =79,148%0 > e,

. =2,174%0 , a hipétese de armaduras ordindrias em cedéncia é
verificada.

0 Armaduras de pré-esforco:

d —x
Ag =-L g
r T

~2,300-0,108
0,108
e =& +Az =5000+71103 = 76,103%

Como & = 76,103%0 > &= 7,200%c0 , a hipétese de armaduras de pré-esfor¢o em cedéncia é

x 3,500 = 71,103%o

verificada.

o
| o =
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/
/
/
/
/
/
/
/
/
/
/
// o
/// 3
///
J
/
/
Vd
S/
g /
A /
P »F _
& / ’
T, _1

Figura 3.48 - Diagramas de extensoes e for¢as nas armaduras e no betdo na secgao do vao

e Seccao do apoio:

0 Armaduras ordindrias:

L _L-T _2518-0,686

P % 3,500 = 9,498%o
g e 0,686
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Como & =9,498%0 > ¢, , =2,174%o0, a hipétese de armaduras ordindrias em cedéncia é

verificada.

0 Armaduras de pré-esforco:

d —x _
Ae =D e :2,420 0,686
’ T ¢ 0,686
E,=¢6,+ Agp = 5,000 + 8,845 = 13,845%0

x 3,500 = 8,845%o

Como & =13, 845%0 > €0 =T, 200%o , a hipétese de armaduras de pré-esforco em cedéncia é

d

verificada.
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1, F,
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/
Vs |, Fe
/ =<
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Figura 3.49 - Diagramas de extensdes e forgas nas armaduras e no betdo na secgao do apoio

Visto que a hipétese de armaduras em cedéncia foram bem consideradas, as forgas calculadas

anteriormente encontram-se corretas.

O célculo do momento resistente consiste na seguinte formula geral, utilizando as armaduras

ordindrias e as de pré-esforgo:

M, =F -z +F 2z (3.48)
e Seccao do vao:
0 Armaduras ordindrias:
z =d —g = 2,548 — 0,086 286 =2,505m

0 Armaduras de pré-esforco:

0,086

2 =d -2 =92300- =92,957Tm
p P 2

Deste modo, tem-se 0 momento resistente de,

M, = 2561,739 x 2,505 + 26040,000 x 2,257 = 65184, 815kNm / m

e Seccao do apoio:

0 Armaduras ordindrias:

2 =d —% =2,548—¥ =2,274m
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0 Armaduras de pré-esforgo:

vo=d —¥29420- 29 5 1u6m
o 2

Deste modo, tem-se o momento resistente de:
M, = 4696,522 x 2,274 + 26040,000 x 2,146 = 66548,414kNm, / m

Para uma melhor visualizagao de todas as dimensoes que foram consideradas no cédlculo do

momento resistente, apresenta-se de seguida a Figura 3.50, com as duas secgoes estudadas.

1

- T Y
j\‘ ——'j‘ k e
| [ ] o s
=
= &
gl |8 £ 2
2= o & 2,
Sk 25 g
= E =N I j 5
%« 5 =] i
1 g @ 1
_* 1
b=1,200
Véo Apoio

Figura 3.50 - Dimensdes consideradas nas duas secgoes (vao e apoio)

III. Verificacao da seguranca a flexao

Por forma a validar a verificagao da seguranca & flexdo, os momentos atuantes tém de ser
inferiores aos momentos resistentes.

Seccgao do vao: M, =61047,449 < M, = 65184,815, Verifica a seguranca

Seccao do apoio: M L = |—44938,662) < M o = 66548,414 , Verifica a seguranca

Os valores detalhados e para as outras secgoes do vao e do apoio, para a verificagao ao estado

limite de flex&o, encontram-se mais detalhadamente no Anexo H.

3.6.4.2 Estado limite de esforgo transverso

Verificagao que consiste em satisfazer a condicao: os esforgos atuantes ou de célculo menores
que os esforgos resistentes.

Existem duas secgoes condicionantes, em que serd necessdria realizar esta verificagao,

nomeadamente a sec¢ao imediatamente & esquerda e & direita dos apoios.

Serd apresentada verificagao para o caso mais desfavordvel, localizado imediatamente a

esquerda do pilar P6, que no caso ¢é igual a situada imediatamente direita do mesmo pilar.
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Nos célculos admitiu-se como angulo formado pelas armaduras de esfor¢o transverso com o
eixo longitudinal da seccao do tabuleiro a=90° e como angulo formado pela escora comprimida de

betao com o eixo do tabuleiro 8=30°.

Segundo o EC2, o esforgo transverso é calculado a uma distancia do apoio igual & altura 1til

da seccao para as armaduras ordindrias, expressa da seguinte maneira:
%)
d =h, —rec—|—4t (3.49)
‘ . 2

Assim tem-se:

-3
i - 2,600_0,040_[$] o, 554m
Serd utilizada a combinagdo fundamental de agdes.

I. Esforco transverso atuante

O esforgo transverso atuante é calculado através da expressao:

Via =76 Vor ¥ 70 Vi + 76 Vaep + 74V, (3.50)

R sc
Substituindo tem-se:
V,, =1,35x(=3273,574) +1,00 x 2611,526 + 1,50 x (760,187 ) + 1,50 x (~1753,598 ) =
= —H578,476kN
Viso que o efeito da agao devido ao pré-esforgo provoca um esforco transverso negativo no
caso em questao, terd de ser afetado por um coeficiente favordvel, contrariamente as restantes

acoes.

II. Esforco transverso resistente

Por forma a efetuar o cédlculo do esforco transverso resistente é necessdrio realizar algumas
fases, iniciando pelo célculo da armadura minima transversal, expressa do seguinte modo:

A 0,08 -
(A] = —f‘k -b - sen(ax) (3.51)
s )

f w,nom, pilar
syk

Antes é essencial determinar a espessura nominal das almas, pela expressao:

b
. w, pilar
= bw.pilm"se Qb < 8 (352)

~0,5-39,

w,nom,pilar

w, pilar

Em que,

b - Espessura das duas almas nos apoios em pilares, em [m];

w,pilar

@, - Diametro exterior da bainha do cabo de pré-esforco, em [mm];

b =2x1,200 = 2,400m.

w,pilar
Admitiu-se &, =130mm .
A partir da expressao (3.52), como &, <b . /8 <> 2x0,13=0,26m <2,40 /8 = 0,300m

Resulta b =0 =2,400m .

w,nom, pilar w, pilar
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Assim, substituindo os valores na expressao (3.51), tem-se uma armadura minima de esforgo

transverso de:

A «
(iJ ) [% x 2,400 x sen(QO)} x10" = 22,718cm” / m
s

De seguida serd calculada a armadura de célculo com a contribuigao esforgo transverso

atuante, expressa pela expressao:

A@w _ VEd ( 3 53)
s ) - z- f,, - cot(6) '

Em que, z ¢ dado pela expressao z =0,9-d_, de forma que z =0,9x2,554 = 2,299m .

Substituindo os valores na expressao (3.53), tem-se uma armadura de célculo de:

A |—5578, 476| A
S | =32,227em” / m
s ) 2,299x434,78 x10™ x cot(30)

Portanto, a armadura necessdria é o méaximo entre a armadura minima e a armadura de

A A A >
— | =max<| | ;| =% =32,227cm” [ m
s nec § min s cal

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

céalculo:

A
( WJ _ % =4,028cm® / m | ramo

A
Entdo adotou-se (ij =12/ /0,15 (7,540em* / m | ramo)
s

Ou seja, para os 8 ramos, tem-se {%J = 7,540 x 8 = 60,320cm” / m. .
O esforco transverso resistente é dado pelo valor minimo entre o esforco transverso associado
a cedéncia de estribos Vy,, e o esforco transverso associado ao esmagamento das bielas de betao
Virdmas
O esforgo transverso associado a cedéncia de estribos é expressa pela seguinte férmula:
Ve =1 {&J 2 [(cot(é’) + cot(a)) . sen(a)] (3.54)
s syd

S

Substituindo tem-se:

V. =434,78x 60,320 x 107" x 2,299 x [(cot(30) + cot(90) ) x sen(90):| = 10441, 371kN

Rd,s

O esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de betao é expressa pela seguinte

férmulas:

a(: Ve cd ’ bw.,nmn,,p?la'r 2
‘/Rl ma: = (355)
d,max cot(8) + tan(9)
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Em que,

v =0,6 s —0.6/1-22 | 20,516
250 250

Substituindo tem-se:

1,0x0,516 % 23,333 x 10° x 2,400 x 2,299
fidma cot(30) + tan(30)

= 28760, 853kN

Logo, o valor do esforco transverso é:

v :min{v v, }:10441,371kN

Rd Rd,s’ " Rd,max

III. Verificacao da seguranca ao esforco transverso

Por forma a validar a verificagao da seguranga ao esforgo transverso, o esforgo transverso
atuante tem de ser inferior ao esforco transverso resistente:

Vi = |—5578, 476| <V,, =10441,371, Verifica a seguranca

Rd

Os valores detalhados e para as outras secgoes do vao e do apoio, para a verificagao ao estado

limite de esforco transverso, encontram-se mais detalhadamente no Anexo I.

3.7 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
TRANSVERSAL DO TABULEIRO

A analise transversal do tabuleiro baseia-se no estudo de duas consolas, uma laje intermédia

e a uma carlinga com base na combinac¢ao fundamental de agoes.

A Figura 3.51 demonstra um corte transversal do tabuleiro, localizado a meio vao na diregao
longitudinal e, ainda a carlinga, que apenas estd localizada nas sec¢oes de apoio, como os pilares

e encontros.

L 3,100 L 8,000 L 3,100 N
I T T i
— —

& ,L,”.{ o

Carlinga.
L Consola L Laje intermédia 0 Consola K
™ T T i

Figura 3.51 - Corte da secgdo transversal do tabuleiro na zona corrente

Como ja foi mencionado na Figura 2.10, as consolas laterais e a laje intermédia foram
modeladas num modelo de andlise transversal, exceto a carlinga, pois esta serd tratada de uma
forma simplificada. As secgbes condicionantes para as verificagoes serao analisadas apds a obtengao

e andlise dos resultados.
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3.7.1 Acoes transversais

As agbes a ter em conta na direcdo transversal sdo o peso préprio, as restantes cargas
permanentes, o veiculo tipo, a sobrecarga uniforme do passeio e a sobrecarga concentrada do

passeio.

I. Peso préprio (PP)

A agao do peso proprio corresponde ao peso da estrutura do modelo transversal.

Como o modelo tem espessuras varidveis, de uma forma simplificada, em cada elemento de
drea, da malha de elementos finitos, foi introduzido a respetiva espessura média, para as consolas
laterais e para a laje intermédia. Nas almas foi considerado apenas a espessura média da sua

totalidade para cada elemento de drea.

II. Restantes cargas permanentes (RCP)

Com base nos elementos que compoem as restantes cargas permanentes, calculou-se uma
carga equivalente em [kN/m?], de modo a facilitar a introdugao no modelo, particularmente as

cargas que correspondem ao passeio (ver Tabela 3.22).

O passeio e o tapete betuminoso tém uma extensao de 1,10 e 12,00 metros respetivamente.

O tapete betuminoso corresponde a faixa de rodagem.

Tabela 3.22 - Cargas distribuidas equivalentes as restantes cargas permanentes

Carga _ Carga distribuida
Elemento Extensao [m]
[kN/m] 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 23,040 12,000 1,920

No modelo, as restantes cargas permanentes, foram modeladas devido ao passeio e ao tapete
betuminoso, com uma carga equivalente de 8,688 kN/m’ e de 1,920 kN/m’ respetivamente (ver
Figura 3.52).

8,688 kN /m’ 8,688 kN /m’
1,920 kN/m®

Figura 3.52 - Cargas devido as restantes cargas permanentes
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II1I. Sobrecarga no passeio

Inicialmente serdo necessdrios realizar dois carregamentos destintos, simulando as
sobrecargas nos passeios, sendo caracterizadas no primeiro caso como uma carga uniforme e no
segundo como uma carga concentrada, para posteriormente ser utilizado o carregamento que

oferega apenas os esforgos mais desvantajosos para estudo em questao.

a) Sobrecarga uniforme no passeio (SCU passeio)

A carga a considerar para esta acao é de 3,00 kN/m?, aplicada numa extensao de 1,10 metros

correspondente & dimensdo do passeio (ver Figura 3.53).

Figura 3.53 - Cargas devido & sobrecarga uniforme no passeio

b) Sobrecarga concentrada no passeio (SCC passeio)

A carga a considerar para esta a¢do toma o valor de 20,00 kN/m, sendo aplicada na

extremidade da consola (ver Figura 3.54).

Figura 3.54 - Cargas devido & sobrecarga concentrada no passeio

IV. Veiculo tipo (VT)

Relativamente ao carregamento devido ao veiculo tipo, este é analisado para trés situagoes
diferentes, relatando os possiveis casos mais adversos. Para as verificacbes aos estados limites,
apenas serdo utilizados um dos trés casos, escolhendo-se somente o que proporcionar o esforgo
mais desfavoravel, mediante o estudo em causa. De seguida apresentam-se os trés casos possiveis;
o vefculo tipo junto ao passeio, o veiculo tipo com uma roda centrada (ver Figura 3.55) e o veiculo

tipo centrado (ver Figura 3.56).
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Figura 3.56 - Posicao do VT centrado

3.7.2 Esforgos transversais

Apoés a obtencdo e andlise dos resultados obtidos, a partir do modelo de anédlise transversal,

efetuaram-se os seguintes diagramas de esforgos devido as vérias agGes impostas & estrutura.
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I. Diagramas de Momentos Fletores e Esforco Transverso

a) Peso Préprio
1) Diagrama de Momentos Fletores

o VAN /N

Y AN /TN

£ N Y
5 10 \ /

20
30
2,85 3,35 7,10 10,85 11,35
0,00 3,10 X [m] 11,10 14,20
Figura 3.57 - Diagrama de momentos fletores para o peso préprio
2) Diagrama de Esforco Transverso
40
30 \
g 0 [ I
= | |
E 0
2 | |
-20 ™~ I /
-30 \
-40
2,60 3,60 7,10 10,60 11,60
0,00 3,10 X [m] 11,10 14,20
Figura 3.58 - Diagrama de esfor¢o transverso para o peso proprio
b) Restantes Cargas Permanentes
1) Diagrama de Momentos Fletores
-30
-25
-20
£ 5 / N\
g -10 / \\ \
= .5
=,
5
10
2,85 3,35 7,10 10,85 11,35
0,00 3,10 % [m] 11,10 14,20

Figura 3.59 - Diagrama de momentos fletores para as restantes cargas permanentes
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2) Diagrama de Esfor¢o Transverso

V [kN/m]

30

20

10
0

-10

-20

0,00

2,60 3,60
3,10

7,10
x [m]

10,60
11,10

El

11,60

14,20

Figura 3.60 - Diagrama de esforgo transverso para as restantes cargas permanentes

c) Sobrecargas nos passeios — Uniforme (SCU) e Concentrada (SCC)

1) Diagrama de Momentos Fletores

M [kNm/m]

-14

-12

-10

-8

N

T ———

N\

b
~
\
=

0,00

2,85 3,35
3,10

2

——SCU

7,10
x [m]

SCC

10,85 11,35
11,10

)

14,20

Figura 3.61 - Diagrama de momentos fletores para as sobrecargas nos passeios

2) Diagrama de Esforco Transverso

20

0 \
z 0
2, xd
~ 10 /S \/

-20

2,60 3,60 7,10 10,60 11,60
0,00 3,10 < ] 11,10
——SCU SCC

14,20
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Figura 3.62 - Diagrama de esforgo transverso para as sobrecargas nos passeios




d) Veiculo Tipo — Roda Centrada, Centrado e Junto ao Passeio

1) Diagrama de Momentos Fletores

-120

) 4 AN A

s
g o / DN P
=5 — \ /
= w %V A4
80
2,85 3,35 7,10 10,85 11,35
0,00 3,10 X [m] 11,10 14,20
— VT roda centrada —— VT centrado —— VT junto ao passeio

Figura 3.63 - Diagrama de momentos fletores para o veiculo tipo

2) Diagrama de Esforco Transverso

200

VA A
A o

V [kN/m]

-100
-200 Y
2,60 3,60 7,10 10,60 11,60
0,00 3,10 x [m] 11,10 14,20
—— VT roda centrada —— VT centrado —— VT junto ao passeio

Figura 3.64 - Diagrama de esforgo transverso para o veiculo tipo

E notério que, em todos os diagramas existem picos que nao correspondem & realidade, estas
incongruéncias devem-se ao facto de no modelo de cédlculo os elementos de drea localizados a
direita e & esquerda dos respetivos pontos 3,10 e 11,10 metros, até uma distancia de 0,35¢m, terem

sido aplicadas espessuras muito superiores, por forma a simularem o efeito da alma.

II. Esforcos nas secoes condicionantes

A partir da anslise realizada ao modelo, foi possivel apresentar os esforgos nas secgoes

condicionantes, mencionadas anteriormente, apresentadas na Tabela 3.23.
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Tabela 3.23 - Esforcos da andlise transversal do tabuleiro

Consola Laje Intermédia

Acao M A M \
[kNm/m] | [kN/m] | [kNm/m| | [kN/m]
PP -25,380 15,410 17,135 -26,870
RCP -24,762 12,590 2,636 -6,100
SCU passeio -7,528 3,270 -0,702 -0,018
SCC passeio -11,865 5,010 -0,231 -0,033
VT junto ao passeio -94,856 61,450 10,305 -3,580
VT centrado -0,483 0,190 59,822 -58,830
VT com uma roda centrada -0,519 0,200 65,737 -82,950

Verificou-se que as secgdes condicionantes para as consolas laterais e para a laje intermédia
sao:

e Consolas laterais:

0 ELU de flexao: Seccao do lado exterior junto & alma, ou seja, no ponto localizado a
2,85 metros da extremidade;

0 ELU de esforco transverso: Sec¢ao do lado exterior junto a alma, mais concretamente,
localizado a 2,60 metros da extremidade.

e Laje intermédia:

0 ELU de flexao: Secgao de meio vao transversalmente, exceto no caso do carregamento
devido ao veiculo tipo centrado, localizando-se a 1,00 metro da secgao de meio vao.

0 ELU de esforgo transverso: Secgdo do lado interior junto & alma, mais concretamente,
a 3,60 metros da extremidade da consola.

A Figura 3.65 demonstra com melhor precisao os pontos da malha em que foram retirados

os valores dos esforcos, mencionados anteriormente.

LT 2 ~" s ‘//Q\ > NN 'r Ry

= 2,600 A 1,000 |g ' Legenda:
= ™ }—» 8
? 2520 | s (Il Consola lateral
o 3,600 e | 1 I & )
: 1 -] & | . .
i 7,100 E @ Laje intermédia

[

Figura 3.65 - Pormenor esquemético da localizagao dos esforgos
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3.7.3 Consolas laterais

Estes elementos estruturais sao caracterizados por um vao de 3,10 metros e uma espessura
que varia entre 0,20 metros (e,=0,20m) e 0,35 metros (e,=0,35m), na extremidade e na sec¢io de
encastramento, respetivamente. De seguida, ird proceder-se a realizacao das verificagoes aos
estados limites ltimos de flexao e de esforgo transverso. Como ja foi descrito anteriormente, sera

utilizada a combinagao fundamental das agoes.

3.7.3.1 Estado limite de flexao

Analisando os esforcos obtidos, para a realizacdo da verificacdo deste estado limite serao
utilizados esforgos devido ao peso préprio, as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo junto

ao passeio e a sobrecarga concentrada no passeio.

De seguida irao proceder-se aos cédlculos da verificacao.

I. Momento atuante

O célculo do momento atuante é dado pela expressao:
MEd =7 'MPP +7 'MRCP + 7o '[MVT + Vosc 'Mscc,passeio:| (3'56)
Em que
M, - Momento fletor devido ao veiculo tipo junto ao passeio;
M0 passeio - Momento fletor devido & carga concentrada no passeio, apresentando este um

valor superior & da sobrecarga uniforme no passeio.

Na seccdo em questao, como todos os valores dos esforcos sdo negativos, estes sao afetados
pelos respetivos coeficientes desfavordveis, pois provocam esforgo desfavordvel. Substituindo tem-
se:

M, =1,35x(-25,380) + 1,50 x (-24,762) + 1,50 x [(—95, 856) + 0,6 x (—11, 865)]
= —224,370kNm / m

II. Momento resistente

O célculo do momento resistente serd efetuado por meio de vérios cdlculos, iniciando pelo

cdlculo da altura til (d):
%)
d=e, —rec— (%J (3.57)

Em que e, representa a espessura do tabuleiro na seccao em causa, rec faz referéncia ao

recobrimento, admitindo uma espessura de 0,04 metros e @a(m refere-se ao didmetro da armadura

adotada, onde se considerou o didmetro de 16 milimetros. Assim, tem-se:

-3
d= 0,35—0,04—(%j =0,302m
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Deste modo, serd efetuado o célculo das armaduras ordindrias a utilizar calculando, o
coeficiente pu e a taxa mecénica w do seguinte modo:
M |-224,370)

po=—r = - —=0,105
b-d*-f, 1,00x0,302* x23,33x10

w=1-1-2- 1 =1-/1-2x0,105 = 0,112

Sendo assim, a drea de armadura necesséria é determinada com base na seguinte expressao:

syd

J - {0,112 x 1,00 % 0,302 x [423’ 33

H x10* = 18,098¢cm” / m

)

Adotou-se A = @16/ /0,10 (20,100cm’ / m)

3.7.3.2 Estado limite de esforgo transverso

Analisando os esforcos obtidos, para a realizacdo da verificacdo deste estado limite serdo
contabilizados os esforcos devido ao peso préprio, as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo

junto ao passeio e & sobrecarga concentrada no passeio.

De seguida irao proceder-se aos cédlculos da verificacao.

I. Esforco transverso atuante

O célculo do esforgo transverso atuante é dado pela expressao,
VE:] = 7/(,' ’ VPP + 7/(] ’ VRCP + yQ ’ |:VVT + l//O‘SC ’ VSVCC.[){IHSHH)J (358)

Na seccao em estudo, como todos os valores dos esforcos sao positivos, estes sao afetados
pelos respetivos coeficientes desfavordveis, pois provocam esforgo desfavoravel. Substituindo tem-
se:

V,, =1,35x15,410 +1,50 x 12,590 + 1,50 x| 61,450 + 0,6 5,010 | = 136,373kN / m

E facto que os valores retirados para esta verificagao, encontram-se localizados num ponto
fora da alma, contudo, neste caso os valores podem ser retirados até uma distancia d=0,302m
desde a extremidade da alma, que no caso em questao encontram-se localizados a 0,150m da

extremidade (ver Figura 3.65), logo garante uma postura mais conservativa.

II. Esforco transverso resistente

O célculo do esforgo transverso resistente serd efetuado segundo a cldusula 6.2.2 do EC2, que

estabelece a seguinte férmula geral:
Rd,c Rd, 1

v, =[0 k(100 p,-£,)" +k -%]bw-d (3.59)

Com um minimo de
VR(I,(: = (Umiu + kl ’ O-(:p) ’ bm : d (360)

Resolugao da expressao (3.60):

k=1+4/@ s2,0:>k:1+4/@ =1,814 < 2,0
d 302
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v =0,035-K . 12 = (0, 035 x 1,814 x 35]/2)>< 10° = 505,804kN / m’ ;

min

o =0, pois a consola nao estd sujeita a qualquer esforco axial;
cp

Vige = (0 + k-0, )b, -d = (505,804 +0,15x 0) x 1,000 x 0,302 = 152, 753kN / m

Rd,c

Resolucao da expressao (3.59):

b = 20,100x10™"
' 1,000 % 0,302

4, <0,02
= s U, j—y
pl b“,‘ ’ d

o 018 _018 oo
1,50

Rd.c
7.

= 0,00666 < 0,02

1/3
1 :[Cmﬁ -k~(100-p1 -fd,) +k -o-ﬁp]bm d =

Rd,c

= [0,120 x 1,814 x (100 x 0,00666 x 35)”3 +0,15 % 0} x 1,000 x 0,302 x 10° = 187, 727kN / m

III. Verificacao da seguranca ao esforco transverso

Por forma a validar a verificagdo da seguranca ao esforco transverso, o esforco transverso
atuante tém de ser inferior ao resistente:

vV, =136,373 <V, ~=187,727, Verifica a seguranca

3.7.4 Laje intermédia

Este elemento estrutural é caracterizado por um vao de 8,00 metros e uma espessura que
varia entre 0,35 metros (e,=0,35m) e 0,30 metros (e;=0,30m), na sec¢do de encastramento e a
meio vao, respetivamente. De seguida irao proceder-se a realizagao das verificagoes aos estados
limites dltimos de flexdo e de esforgo transverso. Como ja foi descrito anteriormente, sera utilizada

a combinacao fundamental das agoes.

3.7.4.1 Estado limite de flexao

Analisando os esfor¢os obtidos, para a realizacdo da verificacdo deste estado limite serao
utilizados esforcos devido ao peso préprio, as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo com
uma roda centrada e & sobrecarga concentrada no passeio.

Seguidamente irdo proceder-se aos cdlculos da verificagao.

I. Momento atuante

O célculo do momento atuante é dado pela expressao:
MEd =7 'MPP +7 'MRCP + 7o '[MVT + Vo.sc 'Mscc,passeio:| (3'61)

Na secgao em questao, como todos os valores dos esforgos sao positivos, estes sao afetados
pelos respetivos coeficientes desfavordveis, pois provocam esforgo desfavoravel, exceto o valor do
momento devido & sobrecarga concentrada no passeio, que ao ser negativo, trata-se de uma carga
favordvel e como tal é multiplicado pelo seu coeficiente favoravel. Substituindo tem-se:

M, =1,35%17,135+1,50 x 2,636 + 1,50 x 65,737 + 0,00 x 0,6 x (~0,231) = 125,691kNm / m
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II. Momento resistente

O célculo do momento resistente serd efetuado por meio de vdrios célculos, iniciando pelo

cédlculo da altura util.
%)
d=e, —rec— (%J (3.62)

Em que e; representa a espessura do tabuleiro na secgao em causa, rec faz referéncia ao
recobrimento, admitindo uma espessura de 0,04 metros e @a(m refere-se ao didmetro da armadura
adotada, onde se considerou o didmetro de 16 milimetros.

Assim tem-se:

-3
d:o,go_o,m_(%}o,mm

Deste modo serd efetuado o calculo das armaduras ordinérias,

M, 125,691
b-d®-f, 1,00x0,252* x 23,33 x 10"

w=1-1-2-pu =1—\/1—2><0,085 =0,089

Sendo assim, a drea de armadura necessdria é determinada com base na seguinte expressao:

S

syd

p = 0,085

23,33

=10,089x1,00x 0,252 x x10* =12,005cm* / m
434,78

gl

A=w-bd (
Adotou-se A =@16/ /0,10 (20,100cm® / m)

3.7.4.2 Estado limite de esforgo transverso

Analisando os esforgos obtidos, para a realizacao da verificagao deste estado limite serao
contabilizados os esforgos devido ao peso préprio, as restantes cargas permanentes, ao veiculo tipo
com uma roda centrada e & sobrecarga concentrada no passeio.

Continuamente irdo proceder-se aos calculos da verificagao.

I. Esforco transverso atuante

O célculo do esforgo transverso atuante é dado pela expressao:
VE:] = 7/(,' ’ VPP + 7/(] ’ VRCP + yQ ’ |:VVT + l//O‘SC ’ VSVCC.[){IHSHH)J (363)

Na secgao em estudo, como todos os valores dos esforcos sao negativos, estes sao afetados
pelos respetivos coeficientes desfavordveis, pois provocam esfor¢o desfavordvel. Substituindo tem-
se:

V., =1,35x(-26,870) + 1,50 x (~6,100) + 1,50 x [(—82, 950) + 0,6 x (-0, 033)} =
= —169,880kN / m

E facto que os valores retirados para esta verificagao, encontram-se localizados num ponto
fora da alma, contudo, neste caso os valores podem ser retirados até uma distancia d=0,252m
desde a extremidade da alma, que no caso em questao encontram-se localizados a 0,150m da

extremidade (ver Figura 3.65), logo garante uma postura mais conservativa.
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II. Esforco transverso resistente

O célculo do esforgo transverso resistente serd efetuado segundo a cldusula 6.2.2 do EC2, que

estabelece a seguinte férmula geral:

Rd,c 1

1/3
v =[0m4c-k~(100~p1.@_) +k-aﬂp]bw~d (3.64)

Com um minimo de
VRd.(‘ = (Umin + kl ’ G(:p) ’ buv ’ d (365)

Resolugao da expressao (3.65):
k=1+4/@ <205 h=1+,0 _1891<20
d 252

v =0,035-kY . f 1 = (0, 035x 1,891/ x 35 ) x 10" = 538,38ThN / m*;

min

o =0, pois a laje intermédia nao estd sujeita a qualquer esforgo axial;
cp

V., :(v 4k o )~b -d :(538,387+0,15><O)x1,000x07252 = 135,674kN / m
N min cp w

Resolugao da expressao (3.64):

A 20,100 x 10~
=L <0,02=> p ="
P A 1,000 x 0,252

=0,00798 < 0,02

w

1 1
¢ J018_018 o
e 1,50

7.

Rd,c

1/3
V :I:CR(i,c.k.(loo.pl'f;k) +k].o-r:p:|'bw.d:

= [0,120 x1,891x (100 x 0,00798 x 35)“3 +0,15 % 0] x 1,000 x 0,252 x 10° = 173,460kN / m

IV. Verificacao da seguranca ao esforco transverso

Por forma a validar a verificagao da seguranga ao esforgo transverso, o esforgo transverso
atuante tém de ser inferior ao resistente:

VEd = |—169, 880| <V, =173,460, Verifica a seguranca

Rd,c

3.7.5 Carlinga

As carlingas sio caracterizadas por uma secgdo transversal retangular com 1,00 metro de
altura e 0,50 metros de largura. Embora sendo elementos que fazem parte da estrutura, os seus
esforgos s@ao desprezados, pois sao muito pequenos. Deste modo as carlingas serao apenas
dimensionadas considerando as armaduras minimas, tanto como armadura longitudinal bem como

armadura transversal.

I. Armadura longitudinal

Primeiramente efetua-se o cdlculo da altura util:

)
d=h,.  —rec— [ﬂJ (3.66)
cartinga 2
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Em que A representa a altura da carlinga. Assim tem-se:

carlinga
-3
4=1.00-0,01 [g]  0,960m
Deste modo serd efetuado o cdlculo das armaduras ordindrias a utilizar, a partir da expressao

da armadura minima, do seguinte modo:

syd

2 , ;
A&lnill = 07 26 . [QJ : bt : d = |:07 26 X [%J X O; 50 X 07 960:| X 104 = 7’ 987Cm2

Onde o b, é a largura transversal da secgao.

Adotou-se A =416 (8,040cm”)

II. Armadura transversal

A armadura transversal é dada a partir da seguinte expressao:

A 0,08 - 4/
— | = —f”k b - sen(a) = 0,08x~35 x 0,500 x sen(90) |x 10* = 4,733cm* / m
5 ) f;yk ’ 500

A

Adotou-se A =@12/ /0,20 (5,650cm’ / m)

3.8 PILARES E SUAS FUNDACOES

3.8.1 Consideragoes inicias

Existem sete pares de pilares alinhados, todos com um didmetro de 2,40 metros. Trés pares
de pilares encontram-se fundados sobre fundagoes diretas, nomeadamente os pilares P1, P6 e P7.

Os restantes encontram-se fundados sobre estacas encabegadas por um macigo de encabegamento.

Em termos de ligagao pilar-tabuleiro, os pilares P1 e P7 sao rotulados nas duas diregoes, ja

os restantes sao do tipo monolitico, ou seja, estao encastrados ao tabuleiro.

Quanto aos materiais a utilizar, os pilares sdo compostos por betdo de classe C35/45 e as
fundagdes sao de classe C30/37. Quanto ao tipo de armaduras, essas sdo iguais para ambos, sendo

armaduras ordindrias A500 NR.

3.8.2 Esforgos atuantes

Com base no modelo tridimensional elaborado no programa de célculo automético SAP2000,

serao retirados todos os esforgos necessdrios para andlise.

No que diz respeito aos carregamentos estédticos, esses sao precisamente os mesmos que foram
considerados na andlise longitudinal do tabuleiro, nomeadamente, as cargas permanentes (peso
préprio, pré-esforco e restantes cargas permanentes), as sobrecargas e as variagoes diferencial e

uniforme de temperatura.

80



Em relacao as agoes dindmicas, é considerada a agao do sismo. Para esta acao introduziu-se
dois espectros de resposta, um de aceleragao do tipo I e o outro de aceleracao do tipo II, ambos
para o terreno do tipo II. Todos os esfor¢os obtidos para a acao sismica sao afetados pela divisao

do coeficiente de comportamento sismico n=2 mencionado no REBAP.

Na andlise aos pilares, hd que ter em conta os efeitos de segunda ordem, por isso os valores

dos momentos fletores serao corrigidos.

3.8.2.1 Efeitos de segunda ordem na presencga de esfor¢o normal

Os efeitos de segunda ordem foram calculados segundo o método de rigidez nominal do EC2.

Apresentam-se apenas os célculos para o pilar mais desfavordavel, no caso o pilar P7, para a

combinagao sismica.

I. Direcao longitudinal ou direcao X

Como foi mencionado, os esforgos a apresentar sao para o pilar mais gravoso, ou seja, pilar

P7. Considerou-se como agao varidvel, a acdo do sismo, pois origina maiores valores de esforgos.

Seguidamente, apresentam-se os calculos dos efeitos de segunda ordem, que respeitam o EC2.

a) Imperfeicdes geométricas

e, =06 = (3.67)
Em que,
6, - Inclinagao na diregao X;
ly. - Comprimento efetivo ou de encurvadura na diregao X.

A expressao da excentricidade é dada por:

9.1: = 00 ’ ah ’ am (368)
Por forma a resolver a expressao (3.68), determinam-se os seguintes passos:
_ L
® 200’
2 2 . 2 2 2
a, =—F;—<aq <l,ousea, @ =—=—==04T1<-=aq, =—;
13 \/18, 000

a :O,5-(1+iJ:0,5x[1+1j:1,00;
m m 1

0 =60 -a - «a :Lxgxl,OOZO,OOS.
200 3

x 0 h m

Em que [ é a altura do pilar e m é o nimero de elementos verticais que contribuem para o

efeito total, no caso, m=1.

O comprimento efetivo ou de encurvadura é dado por:

l,, = - L'=2x18,000 = 36,000m
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Em que o pu=2, porque é o coeficiente de encurvadura do pilar P7, pilar considerado

encastrado na base e no tabuleiro.

Por fim, tem-se uma excentricidade:

e =6 -2 =0,003x
1,T r 2

l
B0, 50,

b) Momentos de primeira ordem afetados das imperfei¢es geométricas

Para determinar os momentos de primeira ordem afetados das imperfei¢cbes geométricas na
combinagao sismica, segundo o eixo dos yy empregou-se a seguinte férmula:

My, =M, +N, e

0Ed,iy 0Ed,yy

(3.69)

T

Calculos para a resolver a expressao (3.69):

MOEd,yy = M(]k:,y.(fP T M()k,y‘,E =—16,620 + 1,5 x (—20583,954) = —30892,551kNm ;

NEd = Nkpp + 7@ : Nkb = —8006,653 + 1,5 x (_0, 069) = —8006, 756kN ;

M, =M, +N,_ e =-30892551-8006,756x 0,060 = ~31372,956kNm .
a1,y d.yy d T

Continuamente, calculou-se o valor do momento fletor de primeira ordem, afetados das
imperfeicbes geométricas na combinacdo de agOes quase permanente segundo o eixo dos yy,

respeitando a expressao:
M =M +N_ -e (3.70)

0Egp,i,y 0Eqp,yy Egp i,

Calculos para a resolver a expressao (3.70):

vy = M op W, M= =16,620 + 0,0 x (—20583,954) = —16,620kNm ;
Ny =N, op +¥,, - N, =—8006,653 +0,0 x (~0,069) = ~8006, 653kN ;
oo =M, N, -e =-16,620—8006,653x 0,060 = —497,019kNm .
qp,iY 0Eqp,yy Eq 0L,x

¢) Verificacdo da dispensa de efeitos de segunda ordem

Para que seja possivel fazer a dispensa dos efeitos de segunda ordem, é necessério verificar a
seguinte condicao:
A <A (3.71)

z = "lim,z
Em que,
4, - Coeficiente da esbelteza do pilar na direcao X;

A, - Esbelteza limite do pilar na direcao X.

O coeficiente da esbelteza do pilar na diregdo X ¢é caracterizado pela expressio:

lO x
A =— (3.72)
?

T
Y

Calculos para a resolver a expressao (3.72):

ZU,I = 36,000m , calculado anteriormente;

A" ‘(QW)Q _ x2,400°
4

=4,524m’ , em que @Mw ¢ o diametro do pilar;
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P '(@er _ 7-2,400°

= =1,629m";
c,y 64
I
io= |- = @=0,600m;
N4 4,524
l
A‘zﬂzmzm,ooo.
T4 0,600

Y
A esbelteza limite do pilar na diregao X é representada pela expressao:
20-A -B-C,

ﬂ'im z (373)
lim,z \/E

Calculos para a resolver a expressao (3.73):
M, [-497,019|
0, = p(o) L = 2,206 x ~———— = 0,035;
: My, |-31372,956]
NOTA: go(OO,tU) encontra-se calculado no Anexo U.

1 1
©1+02-¢, 1+0.2x0,035

=0,993;

A, =0,015-4 =0,015x4,524 = 0,068m” ;

AL f. 0,068x434,78
A-f,  4,524x23,33

=0,280 ;

B=1+2m = \1+2x0,280 = 1,249 ;
C =17~ Ty = 1,7-1=0,7,em que r, ¢ arazao de momentos de primeira ordem na
extremidade;

N |-8006, 756]
n, = —2— = =0,076;
A-f, 4,524x2333x10°

A _20-A -B-C_ 20%x0,993x1,249% 0,7

_ — 63,029
Jn J0,076

A verificag@o para o pilar em estudo é verificada:

4, =60,000 <4, = =63029

im,z

O pilar P7 verifica a condigao (3.71), mas como os restantes pilares nao verificam a dispensa,

terdo que ser considerados os efeitos de segunda ordem para todos os pilares.

d) Momento de célculo total

O momento de cdlculo total, incluindo o momento de segunda ordem, é expresso pela férmula:

Edy MOEd,i,y |1 N— (3.74)
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Em que,
M,p,,;, - Momento de primeira ordem afetado das imperfeigoes geométricas na combinagao
de agoes de calculo segundo o eixo dos yy;
L - Coeficiente que depende da distribui¢ao dos momentos de primeira e segunda ordem;
N, - Valor de célculo do esforgo normal;

Qp. - Carga de encurvadura baseada na rigidez nominal.

A determinagdo do valor de Ny, envolve a utilizacdo do método da rigidez nominal, dado

pela expressao ja deduzida:

7t EI
= : (3.75)

N
B,z (ZOJ )2

Por forma a estimar o valor da rigidez nominal segundo o eixo dos yy, determina-se a seguinte

expressao:
Bl =K _-E -1 +K_-E-I_ (3.76)
A expressao (3.76) ¢ simplificada, pois, como p, =0,015> 0,01 resulta que K =0 e
0,3 .. ~
~=—————logo origina na expressao:
c,x 1 4 0’ 5 . qoefvﬁ

El =K _-E -1 (3.77)
y ¢,z ca ¢y

Calculos para a resolver a expressao (3.77):

=03 03 5,
oz 1_,’_075_408}[12 1+075X0,035

E
E, =ﬂ=%=28,333GP01;

Yee 1,

EI =K _-E, I =0295x28333x10°x1,629 = 13605336, 1kNm’ .

Substituindo na expressao (3.75), tem-se:

7 BI 2% x13605336,1

B 5 > =103610,560kN
) 36,000
0,z

Por fim, o valor do momento total de cdlculo é dado por:

M, =M,, - 1+—B 31379056 x| 1+ ——0 | = _34000,420kNm,
& iy Ny 103610,560
N |—8006, 653|

II. Direcao transversal ou direcao Y

Transversalmente, os cdlculos sao idénticos, até porque a seccao dos pilares é circular.
Assim, nesta diregdo obteve-se um momento total no pilar P7 de:
M~ =-19497,637kNm

Ed,x

Os célculos detalhados e para os restantes pilares encontram-se no Anexo K.
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3.8.3 Verificacao da seguranca dos pilares

Todos os esforgos atuantes determinados tém de ser inferiores aos esforcos resistentes a

calcular, por forma a verificar a seguranca.

3.8.3.1 Estado limite de flexao

A presente verificagdo serd satisfeita com base na combinagdo de agdes, em que tem o sismo

como agao varidvel base.
Como exemplo, apresentam-se os cdlculos para o pilar P7.

Primeiramente, seguindo o RSA, que indica que o sismo atua apenas numa sé diregdo, como
tal, determinou-se o valor do momento atuante, como sendo o médulo do maior momento total
afetado das imperfeigoes geométricas numa direcdo, mais, apenas o efeito das imperfeicoes
geométricas na outra diregdo, escolhendo no final o valor mais desfavordavel para o

dimensionamento.

M, = rnax{\/MMy2 +(NEd -ei‘z)z;\/l\f&w2 +(NEd ~ei’y)2} (3.78)

Resolugao da expressao (3.78):

\/MWZ +(Ny,e,) = \/(—34000, 420) +(~8006, 756 x 0,060) = 34003, 814kNm ;

\/MM: +(Ny, e, )2 - \/(—19497, 637) +(~8006,756 x 0,060) = 19503, 554kNim ;

M, = max {34003,814;19503, 554} = 34003, 814kNm

Ed

Com o auxilio de um programa de calculo elaborado para secgoes circulares, que se baseia no
estado limite ultimo de resisténcia & flexdo composta, precedentemente testado, realizou-se a

verificacdo ao estado limite iltimo de flexao.

No programa, comeca-se por introduzir as caracteristicas dos materiais do elemento
estrutural, nomeadamente a tensdo de rotura de célculo do betdo (f,,) e a tensdo de cedéncia de

calculo do ago das armaduras ordindrias (f,,).

Tabela 3.24 - Input das caracteristicas dos materiais

Materiais [MPaq
Betao fea 23,33
Aco Jopa 434,78

De seguida, introduz-se as caracteristicas geométricas da seccao, particularmente o didAmetro

exterior da seccao do pilar, o recobrimento adotado e a drea de armadura a utilizar.
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Tabela 3.25 - Input das caracteristicas geométricas da sec¢ao do pilar

Caracteristicas Exterior
Diametro [m] 2,400

Armadura [cm’] 723,600
Recobrimento eixo [cm] 0,084

Por fim, basta inserir os valores de esforco axial atuante e momento fletor atuante, para cada

pilar, verificando se a armadura adotada satisfaz. Para o pilar P7 sdo:

Tabela 3.26 - Input do esforgo normal atuante e momento fletor atuante

N M
[~N] [kNm]
-8006,756 | 34003,814

Correndo o programa, obteve-se o seguinte grafico de interagdo N, ;M,, (ver Figura 3.66),

em que o ponto dos esforgos atuantes mencionados na Tabela 3.26 encontra-se compreendido entre

as duas curvas, no que satisfaz a verificagao.

-140 000,0
1200000 Lo .
—
-100 0000 e
Poo o T
-80 0000 R .
- 0"‘%@_,\ ‘o\
-60 0000 '\\ e
Z 400000 Eﬂj \
2 i 34 003 814: -8 006,756 /
p H 1 ?
4 20 0000 TS o -
g 07_0/0_7_0_00000 el o® @
— T
& 00 epoee®®C% T L L | e I I
[£4] ? T T T T j—— T T T
_—%
o
20 000,0 e
oo
40 000,0
60 000,0
[=] o o (=] =} [=] [=] (=3 o =} [=]
o (=3 o (=3 o (=3 (=] f=] (=] (=] (=]
o o o o o o o o (=] (=]
o o (=] o o o k=] (=] (=] o
[\~ o [i=] o "y o Dy o iy o
— — (=] o™~ o« o - -+ Ia)
Momento Flector [kNm)]

Figura 3.66 - Diagrama de interacao N, ;M
Armadura longitudinal adotada: A = 90&332 (723,600cm”) .
A armadura longitudinal adotada serd igual para todos os pilares.

Os valores dos esforgos atuantes e para os restantes pilares, para as duas agoes varidveis base,

encontram-se no Anexo L.
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3.8.3.2 [Estado limite de esforgo transverso

Esta verificagao serd satisfeita com base na combinacao de agoes, em que tem o sismo como
acao varidvel base.

Seré apresentada verificacao para o caso mais adverso, nomeadamente o pilar P6.

Nos cdlculos admitiu-se novamente, como &angulo formado pelas armaduras de esforgo
transverso com o eixo longitudinal da secgao do tabuleiro a=90° e como angulo formado pela

escora comprimida de betao com o eixo do tabuleiro 8=30°.

I.

Esforco transverso atuante

O esforgo transverso atuante é calculado através da expressao:

Vie =Vop 74 Vs (3.79)

Como existe esforgo transverso na diregdo X e na diregdo Y, o valor atuante é o maior valor

nas duas diregoes, pois o sismo ocorre isoladamente em cada diregao.
Viie =Vop, + Yo" Ve = 0,228 +1,5x1208,945 = 1813,646kN
V. =V

win = Ver, ¥ 74 Vi, = 0,0+1,5x(~1008,695) = ~1513, 042kN
V,, = max {V

Ed,x ’ VEd,y} = 1813, 646kN
II.

Esforco transverso resistente

| 01, =2,400

No célculo do esforgo transverso resistente, por forma a

simplificar a seccdo do pilar circular, transformou-se numa

quadrada com uma dimensao de b,,,=1,697m, como mostra a
Figura 3.67.

1,607

pilar

A altura util da secgao:

% 3
d, = b, —rec—[ﬂj = 1,697—0,040_(%] -
$ puar 2 2

=1,651m

b

Figura 3.67 - Seccao transversal

do pilar com simplificacao
Por forma a efetuar o célculo do esforgo transverso

resistente é necessario realizar algumas fases, iniciando pelo cdlculo da armadura minima
transversal, expressa do seguinte modo:

A, 0,08/, 0,08 x /35
— =—%.p -sen(a) =| ——
s min f;‘llk ’ 500

x 1,697 x sen(90):| x10" =16,064cm* / m
Em que b = bpilar =1,697Tm

De seguida, serd calculada a armadura de cdlculo com a contribuicao esfor¢o transverso
atuante, expressa pela expressao:

A V.
—sw =— B (3'80)
s )z [, cot(0)

syd

Em que, z ¢ dado pela expressao z =0,9-d_, de forma que z =0,9x1,651 = 1,486m .
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Substituindo os valores na expressao (3.80), tem-se uma armadura de cdlculo de:

A
ol = 1813,647 =16,208cm’ / m
5 ) o L486x434,78 x 107" x cot(30)

Portanto, a armadura necessdria é o maximo entre a armadura minima e a armadura de

A A A >
—sw = max EL i = =16,208cm” / m ;
s nec s min § cal

A ‘
Com 2 ramos, tem-se: [iJ = @ =8,104cm® / m [ ramo ;

céalculo:

S

A
Entao adota-se (i] =12/ /0,10 (11,300cm* / m / ramo);
s

A
Ou seja, para os 2 ramos, tem-se [—’"J =11,300 x 2 = 22,600cm* / m .
s

A armadura transversal adotada sera igual para todos os pilares.

O esforgo transverso resistente é dado pelo valor minimo entre o esforgo transverso associado
a cedéncia de estribos Vy,, e o esfor¢o transverso associado ao esmagamento das bielas de betao
I/Rd,mal"

O esforgo transverso associado & cedéncia de estribos é expresso pela seguinte férmula:

A
Vs = fsyd [f} -z [(cot(ﬁ) + cot(a)) . sen(a)J =
= 434,78 x 22,600 x 10~ x 1,486 x [(cot(SO) + cot(90)) x sen(go)] = 2528,895kN

O esforgo transverso associado ao esmagamento das bielas de betdo é expresso pela seguinte
férmula:
a v-f b -z
VRd . _ c cd w,nom
e cot (@) + tan(6)

(3.81)

Em que,

v =0,6 g do —0.6/1->2 | = 0,516
250 250

Substituindo tem-se:

 1,0x0,516x23,333x10" x 1,697 x 1, 486
fidomax cot(30) + tan(30)

= 13146, 585kN

Logo, o valor do esforco transverso é:

1% :min{v v, }:2528,895kN

Rd Rd,s’ " Rd,max

ITI. Verificacao da seguranca ao esforco transverso

Com o fim de validar a verificacdo da seguranca ao esforco transverso, o esforgo transverso
atuante tem de ser inferior ao esforgo transverso resistente:

V,, =1813,646 <V, =2528,895 , Verifica a seguranca

88



3.8.4 Verificagao da seguranca das fundagoes dos pilares
3.8.4.1 Fundagoes diretas

Encontram-se fundados sobre fundagoes diretas os pilares P1, P6 e P7, no que corresponde
respetivamente as sapatas S1, S6 e S7. A tabela 4 apresenta as dimensdes geométricas das

respetivas sapatas, em que o L corresponde & dimensao na direcao longitudinal, o B & dimensao

na diregao transversal e h a altura.

Tabela 3.27 - Dimensoes geométricas das fundagdes diretas

Sapata L [m] B [m] h [m]
s1 13,000 7,000 3,000
S6 13,000 7,000 3,000
S7 13,000 7,000 3,000

A respeito dos materiais, o betao pertence a classe C30/37 e as armaduras ordindrias A500
NR.

Nestes elementos estruturais, o recobrimento é de 0,07 metros.

I. Verificacao geotécnica

Exercendo a andlise as duas combinagoes de agoes, verifica-se que a combinagao sismica € a

condicionante como acao varidvel para as respetivas sapatas.

Segundo o EC7, na verificacao geotécnica foi utilizada a abordagem de célculo tipo 1 da
combinagao 2 (A,"+"M,"+"R ).

Os célculos a apresentar dizem respeito a sapata S6, pois apresenta os maiores esforcos.

Consideram-se como caracteristicas para o solo de fundagdo, um peso especifico de
7, = 19,00kN / m®, um angulo de atrito interno caracterfstico deg' =35°. O angulo de atrito
determina-se com base na férmula de Osaki, pois a informagdo geotécnica fornecida apenas

menciona o nimero de SPT do ensaio realizado, que para o solo em questdo admitiu-se o valor

minimo de 20 pancadas.

a) Calculo da tensao aplicada sobre o solo de fundacao

Valor de cédlculo do esforgo normal na base da sapata:

N, =2Ng . +PP  +PP =

Ed)b Ed,pilar ta solo

=2x14814,914 + (25 x 13,00 % 7,00 x 3, 00) + (19 x 13,00 % 7,00 x 7, 20) = 48903, 628kN

Valor de cédlculo do momento fletor segundo o eixo dos yy na base da sapata:

M, =2-M, +2-V, -h=2x28556,606+2x1813,646 x 3,00 = 67995, 085kNm
0,y Y T

Valor de cdlculo do momento fletor segundo o eixo dos zz na base da sapata:

M, =2-M, -2V, -h=2x24654,693—2x(-1513,042)x 3,00 = 58387,637kNm
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Valor da excentricidade na base da sapata na direcao X:

- My, 67995085
PN 48903, 628

Edb

1,390m

Valor da excentricidade na base da sapata na direcao Y:

M
e —eq = o __5SISTEIT o
TN 48903, 628

Edp

O célculo da tensao méxima aplicada sobre o solo é dada pela seguinte férmula:

N,
O-max = O-solo = B|bd[l:| (3'82)

Resolucao da férmula (3.82):

Direcao X:
B'=B-2-er, =7,000-2x1,390 = 4,219m ;
L'=L=13,000m;

o o e 48903628 oo ooy / m?
max,x B 1, L ! 4:7 219 X 13, 000 7

Direcao Y:
B'= B =7,000m;
L'=L-2-ex, = 13,000—2><|—1,194| =10,612m ;

N 4 2
o o—pw 48903628 g soniN m?.
max,y B L' 7, 000 x 10, 612

b) Valor de cdlculo da capacidade resistente do solo de fundacao nas direcées X e Y

Valores de célculo das caracteristicas do solo:

#', = arctan {MJ = arctan {tan—(?f)] = 32,479°

Vg :
j/d solo = 750!0 = 19,0 = 197 OkN / m3
7, 1,0

O valor de célculo da capacidade resistente (g,,) ¢ determinada segundo as indicagdes do
ECT.

od g g

1 . .
qrd=5~7/dasglo-B'~N7‘d-sy~zy+qo-N IRy (3.83)

Passos para a determinagao da expressao (3.83):

e Fatores de capacidade resistente:

! 3
N =€) gan? (45 + ¢—2”] = ") o fan? (45 + 32’2479J = 24,523 ;

q.d

N, =2 (qud - 1) ~tan (¢!, ) = 2 (24,523 — 1) x tan (32,479) = 29,947 .
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o Area efetiva:

0 Diregao X (ver Figura 3.68):
B'=B-2-ex, =4,219m ;

L'=L =13,000m.

0 Dire¢ao Y (ver Figura 3.69):

B'= B =7,000m;

'=L-2-ex, =10,612m.

B=4,219
s s AR
s 7 g
’ R4
’ s 7
A VR4
s ! )
’

' ;7 b
e ;s 7
3 /7 Vs
/s 7 L T

Figura 3.68 - Area efetiva da sapata S6 na

diregdo X

L=13,000

10,612
N\
~
~

L=
~N
N

~

N

N
N
~

L

13,000

B=7,000

Figura 3.69 - Area efetiva da sapata S6 na

direcao Y

e Fatores de geometria da sapata em planta (nas diregoes X e Y):

B !
7y
!
q,T
B !
7Y
1

4.y

s :1+E-sen(¢'d)

S =1+F~sen(¢'d)

s =1-0,3-—=1-0,3x
T L'

s =1-0,3-—=1-0,3x
LY

4,219

4,219
13,000
7,000
10,612
7,000
10,612

=0,903;

sen (32,479) = 1,174 ;

=0,802;

sen (32, 479) =1,354.
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e Fator que leva em conta a direcdo da atuagao da forga horizontal (nas diregoes X e

Y):

A +( /L) 2+(4,219/13,000) —
©P 1+(BYLY) 1+(4,219/13,000) ’

. 2+(L '/B') 2+(10,612 /7,000) .
© 7 14(zBY) 1+(10,612 / 7,000)

e Forgas de cdlculo (nas diregoes X e Y):

Fov, =Fu,, =N, =48903,628kN ;

Foy, =2V, =3627,291kN ;

Fp, =2V, , = —3026,084kN .

e Fatores de inclinagao da carga (nas diregoes X e Y):

B 3627.201 |
i o=|1--tr =1 =0,809 ;
7w F,.. 48903, 628

r F qm. 1,755
PR B T R R - ) ) W VET
4.0 Fiu. 48903, 628

I 3026084 """
R =1,155;
7y Fo, 48903, 628

2 3026,084 "
i =12y o T =1,088.
@ Fo, 48903, 628

e Tensao resistente na base da sapata devido ao peso volimico de solo acima da
fundagao:

QB =Yy - T, =19,0x10,200 =193, 800KN / m’.

e Valor de calculo da capacidade resistente do solo de fundagao (nas diregoes X e Y):

Q. = 2 Y dsolo -B" Ny_’d v, i+, ‘Nq,d w8, 0, = 575L111kN / m” ;
1 . . )
q,, = 5 Y asolo -B" NN s, vt 4 -NW A 8844,011kN / m* .

c) Verificacdo da capacidade resistente do solo de fundacgio

Independentemente da varidvel base, a verificagao é garantida se cumprir a condigao:
O-m-lx s qrd (384)

Para os cédlculos apresentados tem-se,

O, =891,590 < g, =5751,111, Seguranca verificada

o =658325< Gy = 8844,011, Seguranca verificada

max,y

De uma forma resumida, a Tabela 3.28 apresenta os valores da tensao aplicada sobre o solo
de fundagéo (A,,,) e os valores da capacidade resistente do solo de fundagao (g,,) nas diregdes X

eY.
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Tabela 3.28 - Verificacdo geotécnica das sapatas S1 e S7

Direcao X Direcao Y
Sapata max,X Ora X max,y Orq Y
[kN/m?| [kN/m?| [kN/m?| [kN/m?|
S1 551,708 6948,145 412,145 8793,511
ST 854,762 6642,086 517,567 10441,532

Conforme foi possivel verificar, a condi¢do (3.84) também é garantida para as restantes

sapatas.

II. Verificacao estrutural

De igual modo & verificagao geotécnica, os cdlculos do dimensionamento estrutural serao

apresentados para a sapata S6 com a agao varidvel base o sismo.

Uma vez que o sismo atua separadamente em cada diregdo, considera-se apenas a

excentricidade da sapata consoante a direcao em estudo.

a) Verificacio estrutural das sapatas na direcao longitudinal (ou direcao X)

Tanto os esforgos na base da sapata, bem como, as excentricidades, foram calculados na

verificacdo geotécnica.

1) Armaduras da face inferior da sapata na direcdo longitudinal ou direcao X

Por forma a determinar estas armaduras, utilizou-se o método das bielas (ver Figura 3.70).

1B

ex, SB/4 ex, >B/4
N N
A A
18y i 18 i
I I
| im@ | im@ =
_ - _ - 2=2,400
A n A A
= ‘ \‘Fc < o ‘ \]i‘“ b
1 Ft & ! Ft Q.i
R, B/d R, ex  IN YL_
: B | —B - +
- L | - L | i ?B )
CORTE A-A PLANTA

Figura 3.70 - Modelo de célculo para o método das bielas
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Segundo este método, a determinagao da forga de cdlculo no tirante de armaduras junto a
base da sapata (Ft,,) e por consequéncia a determinagdo da drea de armadura de calculo

((A”,,)ca), s@0 dadas pelas seguintes férmulas expressas na Tabela 3.29.

Tabela 3.29 - Férmulas da forca de cédlculo no tirante e da drea de armadura

Se ex B g'L"O_max'(5_00'(0,5—@)]
bao T 4 Ftsd‘m = + FtSdZ
: (A S‘I)(alzfd" 1
Se exb’z g g Ftsdz = NEdJ) ‘ (exb’z _;0 ) (0’5 - kz )) v

Passos para a determinacao das armaduras na face inferior da sapata segundo o método das

bielas:

—3
szmm

%)
d=h-rec— % = 3,000 - 0,07 —

O valor do coeficiente k, ¢ determinado pela interpolagdo entre os valores e/a, e k, com base

nos valores de referéncia descritos na Tabela 3.30.

Tabela 3.30 - Valores do coeficiente k

efa, | 0 025 05| 1 |15
k025|020 0,150,100 | 0,05

M~ 28556,606

e=er, = = = 1,928m
' NEd,piW 14814,914

4 = gpilar =2,400m

Para, £ = % =0,803, tem-se k = 0,120
a, 2,400 @

0

B
No caso da sapata S6, como ez, =1,390 < 1 =1,750 tem-se,

B B
PRAT -(4—% -(0,5—@)}
Ft, = y

(4.) - Fto. _ 11641, 746
5% ) cal f A 434’ 78 x 103 x 13’ 000

syd

= 11641, 746kN

jx 10" =20,597cm® / m

Adota-se A" =25/ /0,20 (24, 540cm” / m)
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2) Armaduras da face superior da sapata na direcao longitudinal ou dire¢ao X

Segue-se 0 modelo de cdlculo considerado, com os respetivos carregamentos (ver Figura 3.71):

77777 aﬁ..” v_y_v_vPPsolo Secgao
; y . 0,20a, 't K ’PPMta | 7
' Z Z p L
\ Z B
\
- Beons 1,000
B

Figura 3.71 - Modelo de cédlculo das armaduras da face superior na diregao X

Traduz-se numa consola que estd sujeita ao carregamento do peso préprio da sapata e o peso

préprio do solo acima da sapata.
P veta = Vina -h =25x 3,000 = 75,000kN / m’
PP = h . =19,0%7,200 = 136,800kN / m’

solo d,solo ’ solo

Valor de calculo do momento fletor méximo:

B =(0,20~a0)+{§—%] - (0,20><2,400)+[

=2,780m ;

cons

7,000 2, 400}

] (8,.) (2,780)
M, =(7s PP, +7,-PP,): 20 = (1,8575,00 + 1,5 % 136,80) - =

sapata solo

=1184,184kNm / m.

Expressao para a determinagao das armaduras na face superior da sapata:

(4,) =o-b-d Lo (3.85)
 Jeal i
Passos para a resolugao da expressio (3.85):
@ -3
d= h—rec—[%] = 3,000—0,07—[wJ =2,920m ;

M, 1184,184
b-d*-f,  1,0x2,920% x20,0x10°

cd

w=1-1-2-p4=1-41-2x0,007 =0,007 ;

2
(Af.,.) = 0,007x1,0x2,920xﬂ
ST Jeal 434 78

)

u = 0,007 ;

JxlO4 =9,360cm’ / m .

Adota-se A" =220/ /0,20 (15, 710m° / m)
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b) Verificacio estrutural das sapatas na dire¢do transversal (ou direcio Y)

Nesta diregao implementou-se o modelo de cédlculo ilustrado na Figura 3.72, visto tratar-se
de uma sapata em que nela comportam dois pilares. Consiste numa viga simplesmente apoiada

com duas consolas.

NEd,pi]ﬂ.[ NEd,pﬂm‘
PP putetPPrcio A\Mmm A\MMM
S S ST T AT T T T TR T T W
I T I 1T 11
Omax
13,000 L
1L 1L 3,450 6,100 3,450
- MODELQ DE CALCULO COM CARREGAMENTOS
3,450 7;;7 6,100 3,450 Ng{ Mbd
7777777777777777777777777 R /T 7
f M&V
CORTE B-B DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES

Figura 3.72 - Modelo de célculo com carregamentos e o diagrama de momentos fletores na diregao Y

Todos os diagramas de momentos fletores para a verificagdo estrutural referente as restantes

sapatas (S1 e S7), estdo representados no Anexo S.

Os valores de célculo do esfor¢go normal e momento fletor na base do pilar:

N =14814,914kN ;

Ed,pilar

M, = 24654,693kNm .

Ed,
O valor equivalente ao peso préprio da sapata e do solo acima da sapata:

-+ B =25x3,000x 7,000 = 525,000N / m ;

sapata - }/d,BA

=y -h_ -B=19x7,200x7,000 = 957,600kN / m..

50,

PP

solo

O valor da tensido méxima:

o =891,590 x 7,000 = 4608, 274kN / m

max

1) Valor do momento atuante

A partir do modelo de célculo ilustrado na Figura 3.72, obtiveram-se os valores do momento

méximo positivo de M', =18601,668kNm e do momento médximo negativo de

M- =-10929,509kNm .

Edx

2) Valor do momento resistente e armaduras

Expressao para a determinagao das armaduras na face inferior da sapata

(47,) =w-b-d- Lo (3.86)

syd
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Passos para a resolugdo da expressio (3.86):

+

oM 18601,668
b-d®-f  4,500x 3,418 x20,0x 10

cd

wzl—\ll—Q'y:1—\/1—2><0,016:0,016;

(A+ ) — 0,016x1,0x 2,918 x 2290
et 434

u =0,016 ;

JxlO4 =21,115em* / m.

)

Adota-se A" =225/ /0,20 (24, 540cm” / m)

Expressao para a determinacao das armaduras na face inferior da sapata

- A
(4, )ml —w-b-d- (3.87)
syd
Passos para a resolugdo da expressdo (3.87):
@ -3
d=nh —rec—(%} = 3,000—0,07—(MJ =2,922m ;
M, |—1o929, 509|
g=— =0,009;

Cb-d’-f,  7,000x2,922° x 20,0 10°

w=1-\1-2- 11 =1-/1-2x0,009 = 0,009;

20,00

(47,) = [o, 009x 1,000 x 2,922 x - Jx 10" =12,347em® / m;

Adota-se A" =16/ /0,15 (13,400cm” / m)

As armaduras adotadas para as restantes sapatas estdo expostas na Tabela 3.31.

Tabela 3.31 - Armaduras adotadas para as sapatas S1 e S7

Diregao longitudinal (X) Diregao transversal (Y)
Sapata " - T -
§,T $,T A 5,9 Y
S1 @20/ /0,20 | @20//0,20 | @16/ /0,15 | @16/ /0,20
S7 @20/ /0,15 | @20//0,20 | @20//0,15 | @16/ /0,15

3.8.4.2 Fundagoes profundas

Encontram-se fundados sobre fundagoes profundas, no caso, sobre estacas, os pilares P2, P3,
P4 e P5, no que corresponde respetivamente aos macigos de encabegamento S2, S3, S4 e S5. A

Tabela 3.32 apresenta as dimensoes geométricas dos respetivos macigos, em que o L,,,. corresponde

mac

4 dimensao na dire¢ao longitudinal, o B,,,. & dimensao na diregao transversal, a h,,. a altura do

macigo, o n,, ao nimero de estacas por maci¢o e o L,, ao comprimento de cada conjunto de

estacas.
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Tabela 3.32 - Dimensdes geométricas das fundagoes profundas

Maci¢o | L, [m] | B,, [m] | h,, [m] 1, L [m]
S2 13,200 6,000 2,500 8 8,500
S3 13,200 6,000 2,500 8 15,500
S4 13,200 6,000 2,500 8 17,500
S5 13,200 6,000 2,500 8 13,000

Relativamente ao didmetro das estacas, este é igual para todas, tomando o valor de 1,200

metros.

A respeito dos materiais, o betdao pertence & classe C30/37 e as armaduras ordindrias A500

NR. Nestes elementos estruturais, o recobrimento é de 0,07 metros.

I. Verificacao geotécnica

Praticando a andlise as duas combinagoes de acbes, verifica-se que a combinacao sismica € a

condicionante como agao varidvel.

Segundo o EC7, na verificacdo geotécnica foi utilizada a abordagem de cédlculo tipo 1 da
combinagao 2 (A,"+"M "+"R ).

Os célculos a apresentar dizem respeito ao macigo e o respetivo conjunto de estacas de S2,
por aduzir os esforgos mais desfavoraveis.

Consideram-se como caracteristicas para o solo de fundagdo, precisamente as mesmas que

foram admitidas na verificagao geotécnica das fundagoes diretas.

a) Fatores de correlacao

Por tratar-se de estacas moldadas no local e admitindo-se que foi realizado um ensaio de

campo, isto corresponde aos fatores de correlagao de ¢, =14 ed, =1,4.
b) Valores de cédlculo das caracteristicas do terreno
tan(g', tan (35
¢', = arctan M = arctan L =32,479°;
Vg 1,10
1 ;
yd.so]o = 75010 = 19’00 = 197 OI{"‘]\I/Tn’l3

7/}/

¢) Verificacao do efeito de grupo

Afastamento entre estacas: S, = 3,600m .

Como 34, =3,600m , no que corresponde a S =30  , isto significa que nao existe o

est ?

fenémeno chamado efeito de grupo das estacas, no qual, calcula-se apenas a capacidade resistente

para uma unica estaca, multiplicando no final pelo nimero de estacas por maci¢o e ainda que

n~=L.
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d) Valor de célculo das forgas atuantes

PP, =y.-7,-L B -h =10x25x13200x6,000x2 500 = 4950, 000kN;

Ed,mac mac mac ‘mac

Ed,est est e

2
PP, =y, 75 A, L, =10x25x (%j x 8,500 = 240, 332kN;

F =2-N

cd ’ Ed,pilar Ed,mac Ed est es

= 36183,211kN.

e) Profundidade critica

D
Para, ¢' =35"= EC =12,417 < De = 12,417 x 1,200 = 14,900m;

NOTA: ver Figura 3.73.

Como, De>L , =o', =y, xL =19x8500=161500kN /m’;

Para, ¢'  =35"= N =60
NOTA: ver Figura 3.74.

+PP,, .+ PP, -n, =2x|-14655,278| + 4950,000 + 240,332 x 8 =

Ng
280

20

Dc/B 240
12417p-== -1 === |
10 200

/

|
0 | 120
950 35° 45° I /
[ 80

f0F———F---4-- .
Figura 3.73 - Gréfico para i /

40 7 |
determinar a profundidade critica F / | E

~—T1 . . A

Ko

0 ‘
940 98° 320 30

40°

440 ¢’

Figura 3.74 - Gréfico para determinar o

fator de profundidade

f) Valor calculado da capacidade resistente de ponta

2
7xL200° _ 10950.1326N

thcal = O-'V,max' Nq Ab =161,500 x 60 x
Em que, A, é a drea de ponta da estaca.

g) Valor calculado da capacidade resistente lateral

k =1-sen (') =1-sen(35)=0,426;

Para o caso de estacas moldadas no local, 6 =1,0-¢', =1,0x 32,479 = 32,479° ;

!

1 _ 4 V,max _ 1617 500

Vmed 2

c =80,750kN / m’;
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200

L

R, =0,k tan(5) A =80,750x 0,426 x tan (32,479)x 8,500 x 2 x 7 x = 702,373kN

!
s,cal V,med ¢ ]

Sendo, A, é a drea lateral da estaca, k =k, & o coeficiente de repouso.

h) Valor calculado da resisténcia total

R, =R, +R,, =10959,132+702 373 = 11661 505kN .

i) Valores caracteristicos das capacidades resistentes

R =min (R”’”“’)md ;<R””’)m = 7827,951kN :

b 4,3 4/4
R, = min () ;<R‘”‘”’ Jus = 501,695kN ;
< <,

R, =min (R“”’)med~(R"“f“’)mm = 8329, 646kN .

b

! S S

j) Valor de cédlculo da capacidade resistente

R, R, R
=min {ﬂ 4 _k_k} _ min{?sz?, 951 , 501,695 8329, 646} _ 5278, 389k ;
Ve VN

1,6 13 L5

Para o conjunto de estacas, o valor de cdlculo da capacidade resistente é,

R,=n, R, -n =8x5278389x10 =42227,111kN .

cd est cd,ind

k) Verificacdo da capacidade resistente do solo de fundacao

Independentemente da varidvel base, a verificagao é garantida se cumprir a condigao:

F <R, (3.88)

cd

Para os cédlculos apresentados tem-se,

F, =36183,211 < R , = 42227,111, Seguranca verificada

De uma forma resumida, a Tabela 3.33 apresenta os valores das forgas atuantes sobre o solo

de fundagéo (F,,,) e os valores de célculo da capacidade resistente do solo de fundacdo (R,,).

Tabela 3.33 - Verificacdo geotécnica das estacas dos macigos S3, S4 e S5

Macigo Fe [kN] R [kN]
S3 33086,328 78478,542
S4 31277,409 79751,942
S5 32846,731 67082,435

Conforme foi possivel verificar, a condi¢io (3.88) também ¢é garantida para os restantes

macigos.
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II. Verificacao estrutural

De igual modo a verificagao geotécnica, os cédlculos do dimensionamento estrutural serao
apresentados para o mesmo macigo de encabegamento, no qual, a agao varidvel base é a agao
sfsmica.

a) Macico de encabecamento e dimensionamento da zona do macigo sobre as estacas

Com base no modelo de cédlculo demonstrado na Figura 3.75, serd realizado o
dimensionamento das armaduras do macigo, a partir da distribuigao dos esforgos, provenientes

dos pilares para as respetivas estacas através de bielas.

E5 E6 E7 E8 |81 8
[S] [S]
QL Q. Lt
o
X =
o - o
‘_L 2 =
y bl o @
2
O O O
SR
El E2 E3 F4 |-y =
1,200 3,600 3,600 3,600 1,200
1,200, 2,350 3,050 3,050 2,350 1,200

13,200

Figura 3.75 - Planta e modelo de cédlculo do macigo de encabegamento

Denominaram-se dois tipos de estacas, por forma a facilitar o dimensionamento do macigo
de encabegamento, pois as estacas do tipo 1 estao sujeitas ao mesmo tipo de carregamento, de

igual modo para as estacas do tipo 2 (ver Tabela 3.34).

Tabela 3.34 - Coordenadas das estacas em relagdo ao centro de gravidade do macigo

Estaca Tipo x; [m] yi[m] | (x)? [m? | (y;)? [m?
E1 1 -1,800 5,400 3,240 29,160
E2 2 1800 | 1,800 | 3,240 3,240
E3 2 -1,800 -1,800 3,240 3,240
E4 1 -1,800 -5,400 3,240 29,160
E5 1 1,800 | 5400 | 3,240 29,160
E6 2 1,800 1,800 3,240 3,240
E7 2 1,800 -1,800 3,240 3,240
E8 1 1,800 -5,400 3,240 29,160

Soma = 25,920 129,600

A Figura 3.76 apresenta um esquema detalhado da distribui¢ao dos esforgos na zona do macigo

sobre as estacas para os dois tipos de estacas, por forma a realizar o seu dimensionamento.

Utiliza-se a estaca E1 como exemplo para o dimensionamento das estacas do tipo 1, e a estaca

E2 para o tipo 2.
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Estaca Tipo 1 Estaca Tipo 2

Estaca Tipo 1

ALCADO PLANTA

Figura 3.76 - Alcado e planta esqueméticos das bielas na zona do maci¢o de encabecamento

1) Estaca Tipo 1
O valor do esforgo axial numa estaca do macigo é dado pela férmula:

2-N_ T, :
_ Ed,pilar + 2 . MEd‘U . i + 2 . M yz

NEd,estl - n 2 FEd.x : 2
est :177 Z yi

O RSA menciona que a ac¢ao do sismo ocorre numa sé dire¢do, ou seja, ocorre s6 na dire¢ao

(3.89)

X ou apenas na diregao Y, contabilizando-se assim o momento com a maior contribuigao.

" 1,800

9. M, -t =2x17706,081 x —— = —2459,178
S 25,920

2 M, L —2x16669,494x >0 _ 1389 124
ey 129,600

Conclui-se que o valor em absoluto da parcela 2 - M By é superior, assim sendo, no

Y z

i
calculo do valor do esfor¢o axial serd apenas contabilizada esta parcela.

2N, . r, 2x|-14655,278|
NEd.estl :—+2'ME(1.y : P
nssl z xi

A altura util do macigo de encabegamento:

@ dot
e =, —rec—| =221 =2,500-0,07 -

+ |—2459,178| =6122,997kN .

25x107°
20X =2,418m.

2
A forga nas armaduras na zona do macigo sobre as estacas do tipo 1 é expressa da seguinte

forma:

N
F — Ed,est1 (390)

' tan (91)
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Passos para a resolugao da expressao (3.90):

d
0, = arctan mac > = arctan =i 2,400
2
> 2 _ Zpilar 2,350” +(-1,800) —~——
pr + -'L'Lp 4 9 ( ? )
N
F o= Bdestl _ 6122,997 = 5976,512kN .

' tan (6’1 ) tan (45, 694)

Serd necessario determinar as armaduras nas duas diregoes, nomeadamente na direcao X e

Angulo da forca total:

Y 2
a, = arctan 2L | = arctan 23501 _ 52,549° .
T, [-1,800)

Em que, , , e y, , 520 as coordenadas em z e y do centro da estaca 1, com a origem dos eixos

no centro do pilar.

Forga nas armaduras do macigo na diregao X e Y:

F _=F, cos( ) 5976 512><cos(52 549) 3634,178kN ;

sl

= F, -sen(a, ) = 5976,512 x sen (52,549) = 4744, 622kN .

sly

Armadura na zona do macigo sobre as estacas na direcao X e Y:

F
(4,) ——2- 363178 )1 0¢ — 83 5860m”
sLx ) e feyd 434’ 78 x 10°

Adota-se A =825+ 15020 (86,380cm’) .

F
(4,) === _ATAA622 100 2 109,1260m”
sLy ) cal f.;yd 434’ 78 x 103

Adota-se A —=24225 (117, 840cm”) .

2) Estaca Tipo 2

O valor do esforgo axial numa estaca do macigo é dado pela férmula:

2-N_
— Ed,pilar + 2 . M + 2 M . i

513
NEd.est2 n Ed.y ’
PIEN C2!

Contribuicao do momento:

* -1
9 M, i = 2x17706,081 x 222 _ 9450178
y z12 25,
2-M,, Y 2% 16669, 494 x _1,800 = 463,041 ;
od, v yiQ 129,600
2Ny ior r,  2x|-14655,278|
NEd.CSt?:TL—_‘_Q.MEd'y.Zx? = 8
est i

+ |—2459,178| = 6122,997kN .

(3.91)
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A forga nas armaduras na zona do macigo sobre as estacas do tipo 2 é expressa da seguinte
maneira:

_ NEd.cstZ
F = tan(@Q) (392

Passos para a resolugado da expressao (3.92):

d 2,41
0, = arctan o = arctan ,418 = 56,648° ;

y?,p2 + Iz,p2 - QZW \/(—1,250)2 + (_17 800)2 _ @

F o= N o _ 6122,997
? " tan(6,)  tan(56,648)

= 4029,988kN .

Serd necessario determinar as armaduras nas duas diregoes, nomeadamente na direcdo X e

Angulo da forca total:

125
a, = arctan| —= | = arctan |_1 800| =34,778°.

IQA, P

Forga nas armaduras do macigo na diregao X e Y:

F,, = F,cos(a,) = 4029,988 x cos (34,778) = 3310,111kN ;

s2,x

= F, - sen (@, ) = 4029,988 x sen (34,778 ) = 2298, 688N .

2,y s

Armadura na zona do macigo sobre as estacas na direcao X e Y:

F
(A2 ) T ) T = 76,133cm’
S4X J cal f;yd 434’ 78 x 103

Adota-se A, =825 +15220 (86,380cm”) .

F: .
(4,,) = o [ 2868 o o rem
52,9 ) cal j;yd 434, 78 x 10°

Adota-se A, =24@25 (117, 840cm’”) .

b) Estacas

Novamente, serdo apresentados os cdlculos referentes as estacas que compéem o macico de

encabegamento S2.

1) Calculo das armaduras transversais das estacas

A partir da expressao seguinte, determina-se o valor do esfor¢o transverso atuante.

2.V,
— Ed,pilar (393)

est

Ed est

Passos para a resolugdo da expressio (3.93):

zmaX{V v }:933,011kN

VEd,piZm‘ Ed,x’ " Edy
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No célculo das armaduras, por forma a simplificar a secgao da De=1,200
estaca circular, transformou-se numa seccao quadrada com uma
dimensao de b, = 0,849m , como ilustra a Figura 3.77.

A altura util da seccéo:

=0,773m

e

Z -3
d, =b, —rec- (TdJ = 0,849 - 0,070 - (%J

Por forma a determinar as armaduras é necessério realizar algumas Figura 3.77 - Seccao
fases, comegando pelo cédlculo da armadura mfnima transversal, expressa transversal da estaca com

do seguinte modo: simplificacao

A 0,08 - ,, ./
| = —f”k b -sen(a) = 0,08x~V30 x 0,849 x sen(90) | x 10* = 7,436em” / m
s min f;yl‘" ' 500

Sendob, =b  =0,849m.

De seguida serd calculada a armadura de cédlculo com a contribuicao esforgo transverso

atuante.
A Vv
—u = Aot = 233,253 = 4,455cm’® / m
s )z f,-cot(8) 0,695x434,78 x10™" x cot(30)
Deste modo, determina-se a armadura necesséria.
A A A y
— | =max 2 i = =7,436¢cm” / m
$ nec § min § cal
A
Com 2 ramos, tem-se: ( S“'J = @ =3,718cm’ / m / ramo .
S

A
Adota-se ( Sw] =12/ /0,15 (7,540cm” / m / ramo) .
$

A
Ou seja, para os 2 ramos, tem-se [ Swj =7,540x 2 = 15,080cm’ / m .
s

2) Calculo das armaduras longitudinais das estacas

O valor de cédlculo do momento fletor atuante é expresso por:

M, =V .t (3.94)

Ed.est Ed,est
Em que, ¢ € o coeficiente de comportamento elédstico, calculado da seguinte maneira:

_ 9, |E. 1200 [ 33

est cm
-4

3 E 3 5x107°

solo

= 3,605 ;

M, . =233,253x 3,605 = 840,955kNm .

Ed.

Com base no programa de cédlculo mencionado no subcapitulo 3.8.3.1, dimensiona-se a
armadura longitudinal, em que o valor do esforgo axial toma o minimo valor absoluto de todas as
estacas.

N

Ed,est - {NErl.estl ’ NEd,est?

} = —6122,99TkN .
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A armadura obtida é inferior & minima, tendo-se por isso adotado a armadura minima,
determinada com base na expressao:

A =0,0025-A (3.95)

5,min

Substituindo tem-se,

x 10" = 28,274cm? .

2
A@,min = O’ 0025 ’ AC - (07 0025 X %]

Adota-se A =1716 (34,170cm’) .

3.9 ENCONTROS E SUAS FUNDACOES

3.9.1 Consideracgoes inicias

O viaduto é composto por dois encontros designadas por E1 e E2. Cada um destes elementos
estruturais sao compostos por um espelho, uma viga de estribo, dois gigantes, duas sapatas isoladas
e muros de avenida. Geometricamente sao iguais, diferenciando entre si a altura dos gigantes e as

dimensoes das sapatas.

Os elementos estruturais sdo compostos por betao da classe C30/37 e armaduras ordindrias

A500 NR; com um recobrimento de 0,070 metros.

3.9.2 Acgoes

Existem trés tipos de agOes: agoes atuantes na massa do encontro; impulsos de terras; agoes

transmitidas pelo tabuleiro.

I. Acoes atuantes na massa do encontro

A massa do encontro é composta por o espelho

e viga de estribo, gigante, sapata e terras sobre a
& ' 818 ’ p Espelho + Viga de estribo

sapata (Solo 1 e Solo 2).

As agoOes atuantes decompoem-se em duas Solo 1
componentes; a forca vertical e a forga horizontal, r

como ilustra a Figura 3.78.
Gigante
Nota-se que as sapatas nao dispoem da

| . N
componente horizontal da forca, porque na ocorréncia 3
de um sismo, este acompanha a movimentagao do r LEGENDA:
solo. Fy
lSaputa
Fy

A forga vertical é igual ao peso préprio de cada

elemento, ou seja, Figura 3.78 - A¢Oes atuantes na massa do

encontro

F =PP (3.96)
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Enquanto a forga horizontal é dada pela multiplicagao da forga vertical por um coeficiente

sfsmico, mais concretamente,

F,=F, -

(3.97)

O coeficiente sismico é determinado com base na sua localiza¢ao, nomeadamente na zona

sismica A. Com base nos Artigos 29.° e 31.° do RSA, o coeficiente de sismicidade é

do coeficiente sismico é dado por f=0,16-a =0,16x1,0=0,16.

II. Impulsos de terras

a=1 e o valor

Relativamente aos impulsos de terras, .
verificou-se a presenga de trés impulsos, ]
sendo eles, impulsos devido ao peso préprio :
das terras (CP), impulsos devido a uma —
sobrecarga de 10kN/m’ atuante no = :
terrapleno (SC), e ainda, impulsos devido & | .
acao do sismo (E). = ]

A Figura 3.79 apresenta nao sé os trés v ::
impulsos, como outros pardmetros a utilizar, E 5C CP
tais como; a altura do encontro (h,,,), a
profundidade onde os impulsos se anulam

1

(z,), a inclinagdo com a horizontal do solo *+ = ——————
suportado no tardoz do encontro (i) e no
R . considerados
caso, as duas inclinagdes com a vertical do

pano da estrutura no tardoz do encontro (@, ).

a) Coeficiente de impulso em repouso (Teoria de Rankine)

k, = l—sen(qb'd)

Em que, ¢', = arctan
Y

b) Coeficiente de impulso ativo (Teoria de Coulomb)

cos’ <¢'d—(pi>
a 2

Sen(51d+¢|d).sen(¢‘d_i)
005(5'{,+ (P,,;) : COS(‘ﬂ,; - Z)

Cosz((p]:)-cos(5'd+(pi)- 1+

2
Sendo, o', =§-¢'d

c) Coeficiente de impulso para a acao do sismo (Teoria de Mononobe-Okabe)

cos* (¢',-9,-6)

Figura 3.79 - Encontro com impulsos, alturas e angulos

(3.98)

(3.99)

si

(3.100)

2

sen(é"d+ ¢'d)-sen(¢'d—z'—¢9.

2

)

con(e) oo o) oms(5' e 0 | L P
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-k, , adotando mais tarde o valor que

w | —

k
Em que, 6 = arctan[1+1[k } com k, =f ek, =
+k,

proporcionar o maior impulso sismico.

III. Acoes transmitidas pelo tabuleiro

Estas acoes sao provenientes das agoes do tabuleiro, que sao transmitidas pelos aparelhos de

apoio.

Essas acOes transmitidas so caracterizadas, nomeadamente, por uma forca vertical (Fy,,,),
por uma for¢a horizontal na direcao longitudinal (Fy;,,) e por uma forca horizontal na direcao

transversal (Fyp,,) (ver Figura 3.80).

V.tab

HT tab

Figura 3.80 - Agoes transmitidas pelo tabuleiro

2

Como o apoio é mével na diregdo longitudinal, a forga horizontal na dire¢do longitudinal
transmitida pelo tabuleiro tem em conta o atrito entre os elementos constituintes do apoio. Sendo
assim, esta forga é dada por,

F,=F pu (3.101)

Sendo u=0,05 é o coeficiente de atrito entre o ago e o teflon.

3.9.3 Encontro E1

Encontro com 12,950 metros de altura total (h,,.) e, em que, os impulsos anulam-se a uma

profundidade aproximadamente de 8,400 metros (z,).

A seguranga foi verificada para uma largura de encontro de 7,100 metros, correspondendo a

metade do encontro.

I. Acoes atuantes na massa do encontro E1

Estas acoes sao determinadas conforme as formulas expressas anteriormente, no subcapitulo

I do 3.9.2 (ver Tabela 3.35).
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Tabela 3.35 - Agoes atuantes na massa de metade do encontro E1

Forgas Centro de Gravidade
Elemento
Fy [kN] | Fy[kN] | CGy[m] | CGy [m]
Espelho + Viga de estribo | 1085,523 173,684 3,639 10,392
Gigante 1396,353 223,417 3,777 4,874
Sapata 1195,313 - 4,250 0,625
Solo 1 4198,810 671,810 7,030 8,129
Solo 2 534,564 85,630 0,600 2,901

O centro de gravidade CG, corresponde a distdncia horizontal entre o ponto exterior da
sapata e o centro de gravidade de cada elemento, quanto ao centro de gravidade CGy corresponde
a distancia vertical entre o ponto exterior da sapata e o centro de gravidade de cada elemento

(ver Figura 3.78).

II. Impulso de terras no encontro E1

| 7,100 |
=~ =1
VIR P I, CAISIIIL
YL s Fv“b”/////jf
= o | BRI IR N
=1 6 4 L7V F Nrovr ol >
= L e an i
O = o O A
1 JOLLLL LIS TSI LSS LSS
LSS LA
20
8 ¥ 7t
a AR 4
A Y24 o
s vaas o
A YA 2
o Y 7
2 2 5 2 7 //; 7
I=1 > | s Y 7
~ S s Y
e} A YA XA
2 A YA
s e ¥4
VA VA% A
s 5054 7
e ST
E SC CP . l2800]
. ™ -1
B
NS 1,400
g 000, 6,300 11,200
- 1 I
- 8,500 - 4,500

Figura 3.81 - Diagramas de impulsos de terras e drea de aplicagdo no encontro E1
Por existir duas superficies com diferentes caracteristicas no tardoz do encontro, os impulsos
de terras foram divididos em oito diagramas. Na zona do gigante, considerou-se que os impulsos
de terras estao aplicados numa largura de influéncia que corresponde ao dobro da largura do

gigante (ver Figura 3.81).

A Tabela 3.37 apresenta as vérias expressoes referentes aos impulsos de terras.
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Tabela 3.36 - Expressoes dos impulsos de terras no encontro E1

Acao Impulso Expressao

1 I, =%><yd x | x 3,800° x 7,100

CP 2 1, =7, % kx3,800x 4,600 x 2,800
3 L = %x ¥, %k x 4,600 x 2,800
4 I, 4 =kx S, x3,800x7,100

5¢ 5 15’50 = kxS, x4,600 x 2,800
6 I, =7,k —F,)x4,600x3,800x 7,100

E 7 I.,= %x 7, % (k, =k, ) 3,800° x 7,100
8 I, = % x 7, % (k, = k,)x4,600° x2,800

Em que:
7, - Valor de cdlculo do peso especifico do solo;
k - Coeficiente de impulso em repouso ou ativo;

S¢. - Forga distribuida da sobrecarga no terrapleno, S, = 10kN / m’;

rsc

k_ - Coeficiente de impulso para a agao sismica;
k - Coeficiente de impulso ativo.
Como na verificagao geotécnica os impulsos s@o inclinados, cada impulso decompéem-se em

duas componentes:

e Componente horizontal dos impulsos:

I, =1 cos(goy.y + 5',1) (3.102)
e Componente vertical dos impulsos:
I, =1-sen(p +5") (3.103)

Em que, 6',- Angulo de atrito solo-muro.

ITI. Acoes transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1

Estas forcas foram determinadas a partir do modelo tridimensional utilizado anteriormente,

no programa de cédlculo automético SAP2000 (ver Tabela 3.37).

Tabela 3.37 - Forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1

Forga horizontal
Forga vertical (Fy ()
Tipo transversal (Fyr )
CP [kN] | SC [kN] | VDT [kN] | VUT [kN] E [kN] E [kN]
Méximo 1980.049 685,863 111,336 434,208 0,305 420,708
Minimo ’ -90,175 -55,668 -434,208 -0,305 -420,708
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E de se referir novamente que as forgas devido a acao sismica foram divididas pelo coeficiente

de comportamento sismico n=2.

Todos os esforgos caracteristicos obtidos pelo programa de cdlculo automético encontram-se

disponiveis no Anexo M.

3.9.3.1 Verificagao geotécnica

Os valores de cdlculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro sdo dadas pelas seguintes
expressoes:

e Para a combinagao em que tem a sobrecarga como agao varidvel base, tem-se,

Foviar = Ve FV,CPA,Lab 7 |:FV.S(,'.lab + (WO,VDT ) FV,VDT.I,ub TWovor Fv,vmn,zab ):| (3.104)
FEd.HL,I,ab = FEd,v.,/,ab Wl (3.105)

e Para a combinagao em que tem o sismo como agao varidvel base, tem-se,

FEd,V,l,a,b =7 FV,CP,mb 7y FV,E,I,ab (3.106)
F (3.107)

vt = Lrivia M

No calculo das forcas horizontais longitudinais, quando a forga vertical e horizontal
longitudinal tém comportamentos diferentes, ou seja, uma é favordvel e a outra é desfavordvel, ou
vice-versa, serd necessdrio aplicar a férmula da combinagdo & Fp;p.,, com os respetivos

coeficientes parciais de seguranca em vez da férmula descrita anteriormente.

Com base nas duas agOes varidveis base, foram efetuadas 4 combinagoes, mencionadas na

Tabela 3.38.

Tabela 3.38 - Combinagdes a utilizar na verificacdo geotécnica

Nomenclatura Combinagao
(1) (LOOxCP+1,00x E ), com impulsos ativos
(ii) (1,00xCP +1,00x SC ), com impulsos ativos
(iii) (1,00x CP +1,00x SC ), com impulsos ativos
(iv) (1,00xCP +1,00x SC ), com impulsos em repouso

I. Estados limites dltimos

Os estados limites ultimos a verificar no presente projeto sdo: ao derrubamento, ao
deslizamento e & rotura do terreno de fundagdo. Consoante a sua agao varidvel base, terd de

cumprir os critérios descritos na Tabela 3.39.
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Tabela 3.39 - Critério de verificagdo da seguranga

Acao Varidvel Base: Acgao Varidvel Base:
Estado Limite
SISMO (E) SOBRECARGA (SC)
Derrubamento F.S5.>1,00 F.5.2150
Deslizamento F.85.>1,00 F.8.>1,50
Rotura do terreno de fundagao c..<q, .. <4,

A combinacdo (iv) ndo serd realizada para avaliar a estabilidade global do encontro, mas

unicamente as tensoes no terreno, visto que se refere a um caso em repouso e, segundo a teoria do

equilibrio limite, a verificacao da seguranca ao derrubamento e ao deslizamento, realiza-se para

uma situagao com um aterro em estado ativo.

a) Estado limite de derrubamento (EQU)

De seguida, apresentam-se os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro

consideradas na verificacdo ao estado limite em questdo (ver Tabela 3.40).

Tabela 3.40 - Valores de cdlculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no estado limite de

derrubamento (EQU)

Acao variavel base

Forga

E. .« E.in SCax SC.uin

Frovew [KN] | 1280,049 | 1279,592 | 1152,044 | 575,895

Fganan [KN] 64,002 63,980 146,392 41,595
Para o caso de estudo, a combinagao ————— N
condicionante é a (ii). / ‘7

A verificagao é realizada com base no esquema ﬁ \< Nld%t

ilustrado na Figura 3.82. t
Mstb

quociente entre os momentos estabilizantes e os

momentos desestabilizantes.
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O fator de seguranga ¢é determinado pelo
Figura 3.82 - Modelo de cédlculo do estado

limite de derrubamento

M,
F.S. (3.108)

M,
Apo6s efetuados os calculos, obtiveram-se os seguintes somatorios:
> M, =42125,386kNm ;
> M,, =19656,513kNm .

Assim o fator de seguranca é,

_ 42125,386

.= =2,14 > 1,50 , Seguranca verificada.
19656,513

Os calculos encontram-se mais detalhados no Anexo N.



b) Estado limite de deslizamento (GEO e STR)

De seguida, apresentam-se os valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro

consideradas na verificacdo ao estado limite em questdo (ver Tabela 3.41).

Tabela 3.41 - Valores de calculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro ao encontro E1 no estado limite de

deslizamento (GEO e STR)

Acao variavel base

Forga B SC,.ax SCuin
- AC1-Comb.l1 | AC1- Comb.2 | AC1- Comb.l1 | AC1- Comb.2
Fraven KN] | 1280,507 3247,849 2597,194 2304,215 1779,378
Fyam i [KN] 64,025 64,002 64,002 64,002 64,002
Nota-se que no caso de estudo em que a agao varidvel base 7
é a sobrecarga, houve a necessidade de se utilizar a abordagem /

de célculo 1 para as combinagoes 1 e 2. Para o caso em questao,

a combinagdo condicionante é a (iii) para a AC1 — Comb.2.

> «
A verificacao é realizada conforme o esquema ilustrado na Fdst Fstb
Figura 3.83. .
Figura 3.83 - Modelo de célculo do
O fator de seguranca é determinado pelo quociente entre estado limite de deslizamento

as forcas estabilizantes e as forcas desestabilizantes.

2P,
F.S.=&=— (3.109)

Z Fz‘ist

Apo6s efetuados os calculos, obtiveram-se os seguintes somatorios:
> F, =3817,716kN ;
> F, =2037,676kN .

Assim o fator de seguranca é,

.= w =1,87 > 1,50 , Seguranca verificada.
2037,676

Os calculos encontram-se mais detalhados no Anexo O.

c¢) Estado limite de rotura do terreno de fundacao (GEO e STR)

Os valores de célculo das forgas transmitidas pelo tabuleiro consideradas na verificacao sao

iguais aos que foram utilizados no estudo anterior para o estado limite de deslizamento.

Para o caso de estudo, a combinac@o condicionante ¢ a (iv).

1) Tensdao aplicada no solo de fundacdo

A sapata do encontro ¢ composta pelas dimensdes em planta 8,500 x 4,500 (Bx L) .

Calculo da tensao méxima aplicada sobre o solo é dada pela seguinte expressao:

F
o = %L (3.110)

113




Resolugao da expressao (3.110): | |
B'=B-2-ex, =B-2-br, =8500-2x0,502 = T
=17,496m;

_—
v 7/ '
L'=L =4,500m; s i
. // I, /l '
NOTA: (ver Figura 3.84) R L7
,Il l,/ ,,/
D F,., 11745503 N P S0
o= = = 348,215kPa . 2 ) .
B“L' 7,496 x 4,500 il A . B
/M // // ,l e
PPN <7 ;3‘:'1
L4 ,/ /, ,/I
/, /’ s
' rd Y
// // 4
4 7 //
xp 0. <
i // e
N Rt I

Figura 3.84 - Area efetiva da

sapata do encontro E1

2) Valor de cdleculo da capacidade resistente do solo de fundacdo

O valor de cdlculo da capacidade resistente (g,,) ¢ determinada segundo as indicagdes do

ECT.

qrd =3 L'. N;/‘d .S;/ .iy +q0 N (3111)

2

: 7{1.301{) : q.d ’ Sq ’ Zq

Passos para a determinagdo da expressao (3.111):
e Fatores de capacidade resistente:

!
N = ema"(¢ ). tan’ (45 + %j = e”m(w’%ﬁ) x tan’ [45 + 29’—2256J =16,921;

q.d

N, =2-(N,, —1)-tan(g',) = 2x (16,921~ 1) x tan (29,256 ) = 17,837.

q,d

o Fatores de geometria da sapata em planta:

B! 4
s =1-03-2 21-03x 390 _ 500,
7 L 4,500

)

7,496

sq=1+%-sen(¢'d)=1+ 0-5671(29,256):1,814.

e Fator que leva em conta a diregdo da atuagdo da for¢a horizontal (nas diregoes X e Y):

B 2+(B'/ L) B 2+ (7,496 / 4,500)

m,,.=mB—1+(B./Lv)_1+(7,496/4,500):1’375;
i _2+(L'/B')_2+(4,500/7,496)_1625
my—mL—1+(L'/B|)_1+(4,500/7,496)_7 '

e Forgas de célculo (nas diregoes X e Y):

F =0;

Ed,H,x
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FEliJLy = ZFEd,H =1142,449kN ;
FEd,V,z = FEd.Vﬁy = ZFEW =11745,503kN .

e Fatores de inclinagio da carga (nas dire¢oes X e Y):

B | 1142,449 ]
Z‘ — 1 _ FEd,H,x _ 1 _ L114z,449 _ 07 784 ’
" Foiv 11745,503

B F m, 1375
B neae]T
" FEd7V7x 11745,503

[ T 1,625+1

F v |

PR E BTN R PR LU R R
" FEd,v 11745,503

i F i 1,625
PR - TR B R LU
" Ed,V.y 11745,503

e Tensao resistente na base da sapata devido ao peso voliimico de solo acima da fundagao:
Q=g Py = 19,0x 4,550 = 86,450kN / m?.

solo

e Valor de célculo da capacidade resistente do solo de fundagdo (nas diregdes X e Y):

1 . . 2
==V L NN st 4 -N -s = 2604,471kN / m” ;

2 7, q.d q

ql‘d T

'. . .' .
LN s, 01, +4q, N

qrd,y = 5 ’ yd,solo : 7,d q.,d

.5 -i =3035,104kN / m®.
q ')

Assim o valor de ¢,,, serd o menor nas duas direcoes,
q,, = min {qm‘z;qrdv} =2604,471kN / m’.

3) Verificacao da capacidade resistente do solo de fundagdo

A verificacao em causa foi realizada tendo como acao varidvel base a sobrecarga, no que
deverd cumprir o seguinte requisito.

o, =348215<q  =2604,471, Seguranca verificada

Os calculos encontram-se mais detalhados no Anexo P.

3.9.3.2 Verificagao estrutural

Na verificagao estrutural, considerou-se que os impulsos de terras tomam a diregao horizontal.

Os valores de cédlculo das forcas transmitidas pelo tabuleiro sao determinadas pelas seguintes

expressoes:

e Para a combinagao em que tem a sobrecarga como acao varidvel base, tem-se,

Foiviw = Yo By orm + 7 '[FV,SC,mb + (l//O,I/DT “Fvoria T Vorur v vurin ):I (3.112)
FEd,HL,mb = FEd.V,tab ad (3.113)
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e Para a combinagao em que tem a agao sismica como agao varidvel base, tem-se,

FEd.V‘,tab =Ye- Fv,cp,mb + Yo" FV‘,E.tab (3-114)
Fi i = Fray i H (3.115)
FEd,HT,lab =% FHT,E,Lab (3.116)

No célculo das forcas horizontais longitudinais, quando a forga vertical e horizontal
longitudinal tém comportamentos diferentes, ou seja, uma é favorédvel e a outra é desfavorédvel, ou
vice-versa, serd necessdrio aplicar a férmula da combinacao & Fpypy;,, com os respetivos

coeficientes parciais de seguranca em vez da férmula descrita anteriormente.

1. Espelho

Para o dimensionamento deste elemento estrutural, a combinagao condicionante é aquela

com a agao varidvel do sismo.

Como modelo de célculo considera-se uma consola com 2.80 metros de altura, sujeita aos

seguintes impulsos de terras no tardoz (ver Figura 3.85).

12

11 10 0,800

2,800

9

E SC CP

Figura 3.85 - Modelo de célculo do espelho do encontro E1

Célculo dos impulsos de terras:
1 2 1 2
Locp =5 X Va X by X (2,800) = 5 %19,00x0,303 x (2,800) = 22,562kN / m;

I s =k, xS, x2800=0,303%10,00x2,800 = 8,482kN / m;
Iall,E = j/d x (ksd - kad ) x (zs - 2’ 800) x 2’ 800 =
=19,00 x (0, 429 — 0, 303) x (8, 400 -2, 800) x 2,800 = 37,501kN / m;
2

Ly = %x yox (b, =k, )% (2 800)2 = %x 19,00 x (0,429 - 0,303) x (2,800)" = 9,375kN / m.

O momento atuante é expresso pela seguinte expressao:

My, =y, My +y, M (3.117)

E

Em que:

M, =1, x%xzsoo :22,562x§><2,800 =21,057kNm / m;

CcpP a9,C:

all,E al12.E

= 70,002kNm / m.

1 2 1 2
M,=1 x§x2,800+1 ><§><2,800=37,501><§><2,800+9,375><§><2,800=

Substituindo na expressdo (3.117), tem-se:

M, =1,35%21,057 + 1,50 x 70,002 = 133,431kNm / m .
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Determinagao da armadura:
%) -3
d= 0,800—7’@0—(%} =0,800-0,07 —(%] =0,720m ;

oM, 133,431
b-d*-f, 1,000 0,720° x 20 x 10°

wzl—\/1—2-,u:1—\/1—2><0,013:0,013;

4 :w.b.d{ﬂ

p =0,013;

s,cal
)

J{O’OBXLOOOXO’WOXLL 20 ﬂxm‘* = 4,290cm’ / m;

syd

A =0,26- [f"ﬂj b, -d= {0726 x [%J x 1,000 x 0, 720:‘ x 10" =10,858¢cm® / m .

syk

Armadura necessédria para a verificagao:
A, =max{A ;A }=10,858cm’ /m

s,nec s,cal’ " “s,min

Adota-se A =@20/ /0,20 (15,710cm” / m).

II. Viga de estribo

A viga de estribo, simultaneamente com o espelho, funcionam em conjunto como uma unica

viga. Estd sujeito as seguintes agoes e aos respetivos efeitos:

a) Peso Préprio (PP) + Veiculo Tipo (VT)

Apresenta-se de seguida o modelo para o dimensionamento da viga de estribo, devido as
respetivas agoes (ver Figura 3.86). A combinagao sismica é a condicionante.
FVTIM]OkN

1,400

3,800

Figura 3.86 - Modelo de célculo da viga de estribo do encontro E1 devido as agdes do PP e do VT

O momento atuante é expresso pela seguinte expressao:

+ 7/(2 : VT ( cons - passeioHnncil)

(3,400)°

=1,35% 6,116 x 25 x “——— +1,50x 100 x (3,400 - 1,400) = 1493, 005kNm.
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Determinagao da armadura:
%) -3
d=nh —rec—(%} = 3,800—0,07—[%} =3,720m ;

oM, 1493,005
b-d>-f, 0,800 3,720° x 20 x 10°

cd
@=1-1-2- 41 =1-/1-2x0,007 = 0,007 ;

A =w-b-d- Ja | _ 0,007 x 0,800 x 3,720 x 20 x10* = 9,262cm”;
434,78

p =0,007 ;

s,cal

syd
fz“,tm 27 9 4 2
A =026 = |-b, -d=]0,26x| —— |x0,800% 3,720 |x 10" = 44,878cm" .
’ ” 500
Armadura necessédria para a verificagao:

=max{A ;A4 . }=44,878m’

s,nec 5,cal

Adota-se A =15@20 (47,100cm’ ).

b) Impulsos de terras

Os impulsos de terras estao aplicados no tardoz da viga de estribo, em conjunto com o espelho
e com o muro de avenida. A Figura 3.87 demonstra nao s6 o modelo de cédlculo a utilizar como a

localizagao dos impulsos de terras. A combinacdo sismica é a condicionante.
Pa

000

000
o~}
=

0

k

T,

3,400

Figura 3.87 - Modelo de célculo da viga de estribo do encontro E1 devido aos impulsos de terras na viga de
estribo
Célculo das pressoes dos impulsos de terras:

a,CP

1 1
= 5% Vi, % iy X 3,800 = 219,00 x 0,303 x 3,800 = 10,935kN / m’;

P =k, xS, =0,303x10,00 = 3,030kN / m’;
R;E = % XY dsoi0 (ksd - ku,d ) x |:(Zs -3 800) + Z,s':| =
- % x19,00 x (0,429 - 0,303) x [(87 400 - 3,800) + 8, 400] = 15,546kN / m’.

Em que, 3,800 metros refere-se & altura do espelho e da viga de estribo em conjunto.
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Pressao total instalada:

P =7y Py +7y P, =135x10,935+1,50 x 15,546 = 38,082kN / m’ .

a,Ed

O momento atuante é expresso pela seguinte expressao:

2

(3,400) +(3,000)

(P + ()
My, =Py, e = 38,082 x = 391,479kNm / m .

Determinagao da armadura:

gir‘
d = h—rec—| =22 | = 3,800 - 0,07 - =3,722m ;

16 x 10'3]
M, 391,479
b-d*-f, 1,000x3,722° x 20 x 10

cd
wzl—\/1—2-y :1—\/1—2><0,001 =0,001;

A =w-b-d- & =0,002x 1,00 x 3,722 x 20 x10* =2,421em® / m. .
e 434,78

p =0,001;

syd

Adota-se A, = @16/ /0,20 (10,050cm* / m).

¢) Acao sismica transmitida pelo tabuleiro

Durante a atuagao de um sismo, a superestrutura transmite uma forga horizontal transversal
de 841,415kN. A forga divide-se pelos dois apoios do encontro. A combinagdo sismica é a

condicionante.

O momento fletor no estribo devido ao sismo é semelhante ao momento fletor devido ao sismo

no gigante (ver Figura 3.89).
841,415 y 7,900

M — y B HT.E . hqigante _ 1750 %

= 2492,692kNm ;

Fote g 2 2
M,, 2492692
m,, = ot 292092 _ oo ook N/ m .
B 3,800

sup

Determinagao da armadura:

Do
d=h, . —rec—|—=|=1000-0,07-
viga es 9

M, 655,972
b-d>-f  1,000x0,922° x 20 x 10°

cd

w=1-1-2- 1 =1-1-2x0,039 = 0,039;

A =w-b-d{QJ={o,039x1,000x0,922x(4

-3
&]  0.922m -

p = 0,039 ;

20

s,cal

H x 10" =16,692cm” / m .

syd ?

A =0,26- {ﬁ} ‘b d = |:0726 X [%J x 1,000 x 0,922:I x 10" =13,904cm’® / m. .
syk
Armadura necessédria para a verificagao:

= maX{A ];As‘mm} =16,692cm’ / m

s,nec s,ca

Adota-se A, = @16/ /0,10 (20,110em* /m).
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III. Gigante

Cada encontro é composto por dois gigantes, centrados E-.%
por baixo de cada apoio do tabuleiro. 1
Os gigantes sao solicitados em ambas as diregoes,
longitudinal e transversal.
O gigante no encontro E1 é geometricamente composto S
por uma altura de 7,900 metros, uma largura na face superior B
de 3,800 metros, uma largura na face inferior de 6,300 metros
e uma espessura de 1,400 metros (ver Figura 3.88).
Serdo apresentados os cdlculos nas duas diregoes A
separadamente. \@Q N
‘ 6,300 ‘
~ -]

Figura 3.88 - Caracteristicas

geométricas do gigante

a) Direcao transversal ou direcao Y

Nesta direcao, o gigante é solicitado pela agao sismica FHT,E/ 2
e tem como modelo de cédlculo adotado para a andlise, o T ¥
demonstrado na ilustragao na Figura 3.89. 5
1) Verificacdo da sequranca & flexdo o ;’i
Momento atuante nas duas seccoes: ~ ,f'l
F,, h
HT.E igante H
MEd:yQ.T.%:24927692kNm; .2
1 -4
M 2492. 692 7777,
0 Seccio 1: m,,  =—"= 2492,692 _ 655,972kNm [/ m ;
Bsu[) 3,800 Figura 3.89 - Modelo de célculo
M, 2492692 ilise do gigant
0 Seccio2: m,, = Bl _ 92,69 — 395,665kNm / m para anélise do gigante na
e B 6,300 diregao transversal

inf
Altura util:

%) -3
d = esp —rec —[%J =1,400 - 0,07 —{%j =1,320m .

Determinagao da armadura:

0 Seccao 1:
m
/l _ Ed,sl — 655,972 _ = 07019 ,
b-d®-f, 1,000x1,320° x20x 10°

@=1-\1-2- 4 =1-J1-2x0,019 = 0,019;

A —wbed| |z 0,019 x 1,000 x 1,320 x | —2 x 10" =11,440cm® / m ;
434,78

s,cal
syd

120



A =026 {f’ﬂJ b, -d = {0, 26 x (%j x 1,000 x 1, 320:| x10* =19,906cm” / m .

syk
Armadura necessdria para a verificacdo:

A, =max{A A 4=19,906cm* / m

s,nec s,cal’” Ts,min

Adota-se A =220/ /0,15 (20,940cm2 / m).

0 Seccao 2:
_Meise 395,665
b'dz'f, 1,000 x 1,320% x 20 x 10*

cd

=0,011;

y7,

@=1-\1-2- 1 =1-/1-2x0,011 = 0,011;

1431cal = a)~b~d{fc—dJ =|:0,022><1,000X1,320><[4 20 ]:IXIO4 =6,934cm’ / m .

34,78

syd
Armadura necessdria para a verificacdo:

A :maX{A A }:19,9060m2/m

s,mec s,cal’” Ts,min

Adotarse 4, = @20 / /0.15 (20,940cm® /m) .

2) Verificacdo da sequranca ao esfor¢o transverso

Esforgo transverso atuante:

F
. IIQT,E :1’50X%:631’061ld\7

VEd —/q
Determinagao da armadura:

A 0,08-4/f,
(iJ = —fd b - sen(a) = {w x 3,800 x sen(90)] x 10" = 33,202cm’ / m;

@ 25% 10
d = esp—rec — (f] — 1,400 - 0,07 — [%J ~1,318m;
A 1%
T | B = 631,061 x10* = 7,067cm?® / m;
W 0.9:d-f, -cot(60) | 0,9x1,318x 434,78 x10° x cot (30)

A A A >
— | =maxq| | ;| =% = 46,059¢cm” / m;
s nec § min s cal

A 4
Para 2 ramos, tem-se {—’“J = @ =23,029cm* / m [ ramo.
s

A
Adota-se [ S“"J =25/ /0,20 (24, 540cm® / m | mmo).
s

Célculo do esforgo transverso resistente:

Vias = Fou (%J -0,9-d- [(cot(é’) + cot(a)) . sen(a)J =

= 434,78 x 24,540 x 107" x 0,9 x 1, 318 x [(cot(:a()) + cot(90)) x sen(go)] = 2191,293kN;
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v = ( j 1 - —J =0,528;
25
v-f

b, -0,9-d 10><O528><20><103><5256><09><1318

v, ., — 28496, 358kN.
e cot(é?) + tan(6) cot(30) + tan(30)

Logo, o valor do esforco transverso é:

Vi, =min{V, sV, 1=2191,293kN

Verificagao da seguranca:

VEd =631,061 < VRd =2191,293 , Verifica a seguranca

b) Direcao longitudinal ou direcdo X

Nesta diregao, o gigante é induzido pelas forcas transmitidas pelo tabuleiro, as acoes da massa
do encontro e os impulsos de terras. As forgas de compressao do gigante foram desprezadas, mais

concretamente, as forgas verticais a que o gigante estd submetido.

Para o dimensionamento, a combinagao da agao sismica é a condicionante, ou seja, a

combinagao (i).

1) Esforcos atuantes

Os valores de célculo do esforco transverso e do momento fletor sao respetivamente:

m

Form Z Fd,HLi =4417,778kN ;

i( By b, ) = 32412,600kNm .

i=1

2) Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras longitudinais foram determinadas recorrendo a uma folha de célculo, em que,
se obteve, tanto para o encontro E1 como para o E2, as armaduras satisfatérias para cumprir a

seguranca a flexao, ilustradas na Figura 3.90.

3x70%5 (120/ /0,15 7020
E \025//0.20 /-
= =
Q‘ =+
'g —

1
i

Figura 3.90 - Armaduras longitudinais do gigante

As armaduras retratadas pela cor vermelha e pela cor verde estao a cedéncia, correspondendo

a uma drea de A,=146,037cm?, com um braco do bindrio de forcas internas de z=5,362m.
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3) Esforcos resistentes

O valor do momento resistente:

M,,=A f, -z=146,037x 434,78 x 10" x 5,362 = 34048, 642kNm..

Determinagao da armadura de esforco transverso:

% 25% 107
d = 3,800 — rec — [#] = 3,800 - 0,07 — (%} = 3,718m;

A :0,08-\/5.1)

-sen(ar) = M x 1,400 x sen(90) |x 10* =12,269cm® / m;
$ min f;'/k ' 500
Aw = Vi = 417,778 x 10" =17,534cm® / m;
s ) 0.9:d-f, cot(0) |0,9x3718x434,78x10° x cot (30)

A A A 2
— | =maxs| | ;| =X =17,534cm” / my
s nec S lﬂill 8 (,'(I,l

A 17,534
Para 2 ramos, tem-se (iJ = % =8,767cm’ / m [ ramo;
s

A
Adota-se [—J = @20/ /0,15 (20,940am2 /m/ mmo).
s
Calculo do esforco transverso resistente:

Vias =L {%J -0,9-d- [(cot(@) + cot(a)) . sen(a)J =

= 434,78 x 20,940 x 107 x 0,9 x 3,718 x [(cot(SO) + cot(90)) x sen(90)] = 5275,978kN;

v =0,6 _ —0,6/1-3% | = 0,528,
250 250

Ca v f, b 0.9:d  1,0x0,528x20x10° x 1,400 x 0,9 x 3,718
fidome cot(0) + tan(6) cot(30) + tan(30)

= 21418, 353kN.

Logo, o valor do esforgo transverso é:

Vy, =min{V,, 5V, = 5275 978kN.

Rd,max

4) Verificacao da sequranca

MEd = 32412,699 < MRd = 34048,642 , Verifica a seguranca
VEd =4417,778 < VRd = 5275,978 , Verifica a seguranca

Os esforgos para o dimensionamento estrutural dos gigantes devido aos impulsos e as forgas

aplicadas encontram-se no Anexo Q.
IV. Sapata

A Figura 3.91 demonstra as dimensoes e a geometria das sapatas e da base do gigante.

Cada encontro é composto por duas sapatas isoladas, uma para cada gigante.
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B A i A 1000 1200 , |

/ g q 7] |8

- 1]

3 —

—— I
. B=8,500 ) L=4,500 0t B=8,500 .
4_; I y 'l_'y? I
ALCADO NA DIREGAO X ALGADO NA DIRECAO ¥ PLANTA

Figura 3.91 - Dimensdes e geometria da sapata do encontro E1

No dimensionamento das sapatas, a combinagio mais desfavordvel é a (i), a que conta com

a agao sismica como agao varidvel base.

Os esforgos localizados na base do gigante sao:

N,, =2 F, . =12497,905kN ;
-1
VEd,m = FEd‘HL = ZFEd‘HLi = 4417, TT8kN ;
o1

F._ =150x % x 841,415 = 631, 061kN :

HT.E

N | =

VEd,y = FEd,IIT =7

m n

M, = Z(Fm -brw) + Z(FE(LHL]. 'b%) = 27057,978kNm ;

i=1 g=1

F, . -br,, =—631,061x7,90 = —4985,384kNm .

Ed,HT

M

FEd.x =
Peso préprio de cada sapata:
-h-B-L=25x1250x8 500 x 4,500 =1195,313kN .

Frapata = Vapa
Valores dos esforgos na base da sapata:
Ny =Ny, + PP =12497,905+1195,313 = 13693,217kN ;
My, =M, +V,, -h=27057,978 + 4417,778 x 1,250 = 32580,201kNm ;

Ed,
My, =M, =V, -h=-4985384-631,061x1250 = —5774,210kNm..
Valores das excentricidades na base da sapata:

MEd,b,y _32580,201

e Direcao X: ex, = = =2,379m
"N, 13693217
M _
* Diregdo Y: er, =-— ]\fd’b’r =— 1;2;;1’22113 =0,422m .

Edb

Como o sismo atua separadamente em cada diregao, considera-se o valor da excentricidade

para a direcao em estudo.
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Verificacao estrutural das sapatas na direcao longitudinal (ou direcao X)

k L=L'=4500 4

a)

A tensao aplicada sobre o solo é expressa pela expressao:

N
Gmax = G.s‘ulo = B f‘(-i;' (3118)

Resolugao da expressao (3.118):
B'=B-2-ex, = 8500-2x2,379 = 3, 741m ;

8,500
.]_i

L'=L=4,500m:
[=a)
NOTA: ver Figura 3.92. g ,/ ,
N 13693,21 A A g
o, =t OBAT _g15 51500 R BV G
mBULY 3,741 % 4,500 A

Seguidamente procede-se ao cédlculo das armaduras da face 3

inferior e superior na dire¢do em estudo. Figura 3.92 - Area cfetiva da
sapata do encontro E1 na

direcao X

1) Armaduras da face inferior da sapata na direcdo longitudinal ou direcio X

Por forma a determinar estas armaduras, utilizou-se o método das bielas (ver Figura 3.93)

ex, <B/4 ex, >B/4
1B
N N
o o
e et ] | Bl
fffff e =
LR o F, o \ \
LIRTTTITg It i B 500 |
Ry B/4 IR 6x, N .r_.x. JB -
'r L . -
- B 1 F B 4
PLANTA

CORTE A-A

Figura 3.93 - Modelo de cédlculo para o método das bielas

Segundo este método, a determinacao da forga de célculo no tirante de armaduras junto a

base da sapata (F,,,) e por consequéncia a determinagdo da drea de armadura de cdlculo

((A*,.).w), segue as expressoes demonstradas na Tabela 3.42.

Tabela 3.42 - Férmulas da forga de cédlculo no tirante e da drea de armadura

Se exr SE f.Ll.o-max'[i_a’g'(075_kz)]
" 4 Ftsd,‘zr = + Ftsd,:r
: O
sy
Se ex, > g Ft, = Ny, (e% —d% '(0,5 - kz))
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Passos para a determinagao das armaduras na face inferior da sapata:
@ -3
d=nh —rec—(%] = 1,250—0,07—(@] =1,168m .

O valor do coeficiente k, ¢ determinado pela interpolagdo entre os valores e/a, e k, com base

nos valores de referéncia descritos na Tabela 3.43.

Tabela 3.43 - Valores do coeficiente k

efa, | 0 025 05| 1 | 15
k0251020 0,150,100 | 0,05

My, 27057,978

e= = =2,165m ;
N, 12497,905
a, = B, =6,300m .
Para, g 2,165 =0,344 , tem-se k = 0,181.
a, 6,300 ‘
B
No caso da sapata do encontro E1, como ez, =2,379 > 1 =2,125 tem-se,
N, lex, —a -(0,5-Fk
Ft, =—2 (e = ) = 4354,7T90kN ;

d

() - Ft, 4354,790
57 ) cal Ji’yd A 434,78 x10* x 4,500

Adota-se A" =25/ /0,20 (24, 540cm” / m) .

J x10* = 22,258cm* / m .

2) Armaduras da face superior da sapata na direcao longitudinal ou direcao X

Segue-se o modelo de cdlculo considerado, com os respetivos carregamentos (ver Figura 3.94):

V’
| v vt PP
_} J 0’20B0 W PPsapata Secqﬁo
‘ -
|

CORTE A-A

Figura 3.94 - Modelo de célculo das armaduras da face superior na dire¢do X

O modelo anterior traduz-se numa consola que estd sujeita ao carregamento do peso préprio
da sapata e o peso préprio do solo acima da sapata:
PP o =715 -h =25x1,250 = 31,250kN / m” ;
P'Psolo = dsolo hso/o = 19’ 0 x 37 300 = 62’ 700kN / m2 .

Valor de cédlculo do momento fletor méximo:

B, =12+(0,20-B))=12+(0,20x6,300) = 2,460m ;
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(B,.) (2.460)°
M, =7 PP, . +7, PP,) 2 = (1,35 31,250 +1,5 X 62,700) x 2~ =

sapata solo

= 412,227kNm [ m.

Expressao para a determinagao das armaduras na face superior da sapata:

f

(47,,) =o-b-d- (3.119)
' Jeal i
Passos para a resolucao da expressao (3.119):
@ -3
d=h-rec—| —2 | =1,250-0,07 - 16107 =1,172m ;
2 2
e
. ‘Ed'y _ 41?,227 0,015
b-d®-f, 10x1172°x20,0x10°
o=1-\1-2-u =1-4/1-2x0,015 = 0,015;
(A_w) = (0,015 x 1,000 x 1,172 x 4230’ 00 Jx 10" = 8,180cm* / m .
Adota-se A" =16/ /0,20 (10,050cm” / m).
b) Verificacao estrutural das sapatas na direcao transversal (ou direcdo Y)
O célculo da tensao aplicada sobre o solo é efetuado com base na s L=4,500 4
expressao (3.118). TP R
Resolugao da expressao (3.118): g ,,’//’I
V4 4
B'= B =8,500m; P N
L'=L-2-ex, = 4,500 —2x 0,422 = 3,657m ; I I el
=2 4 S
NOTA: ver Figura 3.95. i A ,/
m ,/ ’
N p':l‘ /, /, ’/
o =—1t = 13693,217 _ 440,516kPa . Ve . O
" BMLY 8,500 % 3,657 N R %
I/ /,
Seguidamente procede-se ao cdlculo das armaduras da face xf o7 S ,
inferior e superior na direcdo em estudo. T F ,'y' s ‘ ,
1/=3,657
)

Figura 3.95 - Area efetiva
da sapata do encontro E1

na direcao Y
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1) Armaduras da face inferior da sapata na direcao transversal ou dire¢io Y

Por forma a determinar estas armaduras, utilizou-se novamente o método das bielas.

Figura 3.96 demonstra o modelo utilizado.

e
| AFe L NE
wFt &: ‘Ft O/\’

‘Rq /4R, o IN
I 1
L L
CORTE B-B

=1,400

Al Vo000

M) B=8,500
I X J B
PLANTA

Figura 3.96 - Modelo de célculo para o método das bielas

Segundo este método, a determinacao de F,

na Tabela 3.44.

ede (A7,)

sd,y

Tabela 3.44 - Férmulas da forga de cédlculo no tirante e da drea de armadura

4,500

I=

> SEGUE as expressoes demonstradas

Ft
d )=

syd

L L
Se ez, s% o 2 B'o, -[4—% -(0,5—ky)j
sdy
Se ez, >§ - B ‘(ea:L -a, .(0,5—ky ))
sy ;

sd,x

!

Passos para a determinagao das armaduras na face inferior da sapata:

%)
d=h-rec— % =1,250-0,07 —

O valor do coeficiente k, é determinado pela interpolagao entre os valores e/a, e k, com base

-3
szl,mm.

nos valores de referéncia descritos na Tabela 3.43.

e=— led,r - _
N 12497,905

Ed

a, = L, =1,400m .

0

~4985,384

e 0,399

a 1,400

0

Para,

128
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L
No caso da sapata do encontro E1, como ex, = 0,422 < " =1,125 tem-se,

g-B'-O'wlo -(i—ao -(O,5—ky)j

Ft, = = 5006, 606kN ;
sa,y d

(A* ) ~ Ftsd’y B 5006,606
59 ) eal fgyd .B' 434,78 x10* x 8,500

Adota-se A7 =220/ /0,20 (15, 710cm® / m).

jx 10" =13,547cm* / m .

2) Armaduras da face superior da sapata na direcao transversal ou direcao Y

Segue-se o modelo de calculo considerado, com os respetivos carregamentos (ver Figura 3.97):

- _/"\VJ____
J l Li i PPBolo
L.% J I \ i PPRapata Secgﬁo

— =  <[F

Ons

CORTE B-B

Figura 3.97 - Modelo de célculo das armaduras da face superior na dire¢do Y

Traduz-se numa consola que estd sujeita ao carregamento do peso préprio da sapata e o peso
préprio do solo acima da sapata:
2.
F;Wm =Vypa-h=25x1250 = 31,250kN / m™;
PP =70 Py =19,0x11,700 = 222 300kN / m’.

solo solo

Valor de célculo do momento fletor méximo:

L
L, =(020-1)+ L A = (0,20 % 1,400) + 4,500 L4001y saip
0 2 2 2 2

cons

] (z,.) (1,830)°
My, = (Vo PPy + 7 PP, )= = (135 31,250 + 1,5 % 222,300) x - =

solo
= 628,986kNm / m.

Expressao para a determinagao das armaduras na face superior da sapata:
(4,) Cwbed. do
Y/ cal

syd
Passos para a resoluc@o da expressio (3.122):

(3.120)

M, 628,986
b-d’-f, 1,0x1170°x20,0x10°

cd

w:1—~/1—2-y:1—\/1—2><0,023 =0,023;

(A’, ) = 0,023x1,0x1,170XM
e 434

p =0,023;

]xlO4 =12,510cm® / m.

)

Adota-se A" =20/ /0,20 (15, 710cm” / m).
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Os esforgos para o dimensionamento estrutural das sapatas encontram-se no Anexo Q.

V. Muro de avenida

Como os muros de avenida sao de pequena dimensao, adotaram-se as armaduras habituais

em muros com aquelas dimensoes.

3.9.4 Encontro E2

Encontro com 11,078 metros de altura total (h,,) e, em que, os impulsos anulam-se a uma

profundidade aproximadamente de 7,300 metros (z,).

Todos os cédlculos tanto para a verificagao geotécnica bem como para a verificacao estrutural
sao semelhantes aos apresentadas para o encontro E1. Encontram-se detalhados nos anexos M, N,
O,PeQ.

3.10 APARELHOS DE APOIO E JUNTAS DE DILATACAO

3.10.1 Consideracoes iniciais

O viaduto dispoe de aparelhos de apoio nomeadamente nos pilares P1 e P7 e nos encontros
(E1 e E2). Quanto as juntas de dilatagdo, essas encontram-se localizadas apenas nos dois

encontros.

Tanto os aparelhos de apoio, bem como, as juntas de dilatagao sao escolhidas mediante as
cargas e deslocamentos a que se encontram sujeitos. Estes valores caracteristicos, a exceg¢ao do
deslocamento longitudinal devido aos efeitos diferidos, decorreram do modelo tridimensional de

calculo no SAP2000, utilizados nos tltimos dois subcapitulos 3.8 e 3.9.

3.10.2 Deslocamento longitudinal devido aos efeitos de fluéncia e retragao

Este deslocamento determina-se com base na seguinte expressao:
Opg=a-AT-L (3.121)
Em que,
a - Coeficiente de dilatacdo térmica, a=10"C";
AT - Variacao de temperatura equivalente;
L - Distancia entre o centro de rigidez do viaduto e o ponto onde se pretende conhecer o

deslocamento.

A Tabela 3.45 apresenta os valores dos deslocamentos para os locais em estudo.
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Tabela 3.45 - Deslocamento longitudinal devido aos efeitos diferidos de fluéncia e retracao do betao

Local 1 iCY 3T, [IC] L [m] ) e4s [Mm]
E1 107 -40,797 189,470 -77,298
P1 10° -42,000 156,670 -65,802
P7 107 -43,799 89,330 -39,126
E2 10° 42263 | 122,130 | -51,616

Os valores anteriores encontram-se calculados no Anexo R.

O sinal dos deslocamentos variam consoante provocam dilatagdo ou encurtamento no
tabuleiro. A Figura 3.98 indica os sentidos dos deslocamentos que foram considerados. Verifica-se
que os pontos localizados & esquerda do centro de rigidez (C.R.) detém deslocamentos com sinal
positivo no sentido do encontro E1 e negativos no sentido oposto. J4 os pontos localizados & direita

do centro de rigidez possuem o inverso.

L 189,470 . 122,130 I
E &5, CR. L8t |
Zer ey b2 s J\[Z‘Pgl ps s P

Figura 3.98 - Sentido dos deslocamentos e localizagdo do Centro de Rigidez

3.10.3 Aparelhos de apoio

Os aparelhos de apoio a adotar sdo do tipo “Pot Bearing’, constituido por um cilindro
metélico em forma de panela, contendo no seu interior um disco de neopreno e sobre o qual assenta

um pistao metédlico. Estes aparelhos subdividem-se em trés categorias:

e Fixos D
. . . . [

e De deslizamento unidirecional ~o
. . . . 4R

e De deslizamento multidirecional >

Os aparelhos sao escolhidos conforme as cargas e os deslocamentos que serao sujeitos.

Neste viaduto serao instalados aparelhos de apoio do tipo fixo nos pilares P1 e P7 e, méveis

de deslizamento unidirecional nos encontros E1 e E2 (ver Figura 3.99).

El P1 P7 E2

Figura 3.99 - Planta esquemsética com os tipos de aparelhos de apoio

A Figura 3.100 demonstra as trés forgas a determinar, forga vertical (F,), forga horizontal

longitudinal (Fy;) e a for¢a horizontal transversal (Fy;).
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Figura 3.100 - Esquema de forgas

I. Pilares

a) Pilares P1

Tabela 3.46 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio dos pilares P1

Carregamento VDT4+VUT
CP [kN] | SC [kN] E [kN] | E [kN] E [kN]
[kN]
Maéximo 1779,40 979,75 1,34 588,82 1892,14
Calculado 4698,88
Minimo -1,97 -1091,09 -41,24 | -1892,14 -1,34
Maximo 1800,00 1000,00 10,00 600,00 1950,00
Adotado 4750,00
Minimo -10,00 -1100,00 -50,00 | -1950,00 | -10,00

b) Pilares P7

Tabela 3.47 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio dos pilares P7

Fy Fuy Fur
Carregamento VDT+VUT
CP [kN] | SC [kN] E [kN] E [kN] E [kN]
[kN]
Maéaximo 1763,01 979,78 1,20 588,81 947,17
Calculado 4694,49
Minimo -2,02 -1091,11 -41,24 | -947.17 -1,20
Maximo 1800,00 1000,00 10,00 600,00 1000,00
Adotado 4750,00
Minimo -10,00 -1100,00 -50,00 | -1000,00 -10,00
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II. Encontros
a) Encontro E1

1) Carregamentos calculados e adotados

Tabela 3.48 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio do encontro E1

Fy Far
Carregamento VDT+VUT
CP [kN] SC [kN] E [kN] E [kN]
kN]

Ma&ximo 685,86 545,54 0,31 420,71

Calculado 1280,05
Minimo -90,18 -489,88 -0,31 -420,71
Maéximo 700,00 575,00 5,00 425,00

Adotado 1300,00
Minimo -100,00 -500,00 -5,00 -425,00

2) Deslocamentos longitudinais

O sinal dos deslocamentos variam de acordo com a Figura 3.98. Foi utilizada a combinagao

rara de agoes.

e  Deslocamento méaximo positivo:
0 o =06,+ Yivur Oy = 81,098 + 0,5 x 0,000 = 81,098mm ;
0 Adota-se 5’ =85mm.

e  Deslocamento méximo negativo:
0 O  =0,4"0,— Yivur Oy = —77,298 — 81,098 — 0,5 x 0,000 = —158,396mm ;
0 Adota-se o =-160mm .

e  Excentricidade da chapa superior do aparelho de apoio:

0 er=0_+0  =85000-160,000=~75000mm .

max

A longo prazo, devido aos deslocamentos que serd sujeito, o aparelho de apoio tende a anular

a excentricidade calculada.

b) Encontro E2

1) Carregamentos calculados e adotados

Tabela 3.49 - Carregamentos calculados e adotados para os aparelhos de apoio do encontro E1

Fy Fur
Carregamento VDT+VUT
CP [kN] SC [kN] E [kN] E [kN]
[kN]

Méximo 704,86 545,56 0,28 570,15

Calculado 1282,26
Minimo -89,88 -489,89 -0,28 -570,15
Méximo 725,00 575,00 5,00 600,00

Adotado 1300,00
Minimo -100,00 -500,00 -5,00 -600,00
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2) Deslocamentos longitudinais

O sinal dos deslocamentos variam de acordo com a Figura 3.98. Foi utilizada a combinagao
rara de agoes.
e  Deslocamento méaximo positivo:
0 o =0,+ Yivur Oy = 81,098 + 0,5 x 0,000 = 81,098mm ;
0 Adota-se 6’ = 85mm.
e  Deslocamento maximo negativo:
0 0. =06.4=0, V¥ Oy =—51,616-81,098-0,5x 0,000 = —132,714mm ;
0 Adota-se o =-135mm.
e  Excentricidade da chapa superior do aparelho de apoio:

0 er=5"_+8. =85000-135,000 = —50,000mm .

3.10.4 Juntas de dilatagao

Estes elementos tém como principal objetivo absorver os deslocamentos longitudinais
provenientes do tabuleiro, evitando assim o aparecimento de fendas entre o tabuleiro e os

encontros. Estas encontram-se presentes nos dois encontros.
I. Encontro E1
O sinal dos deslocamentos variam de acordo com a Figura 3.98.

Foi utilizada a combinagao rara de agoes.
e  Deslocamento méximo positivo:
o] 5;]“ =0,5-6, + [ -0, = 0,5x81,098 + 0,5 x 0,000 = 40,549mm ;
0 Adota-se ' =45mm.
e  Deslocamento maximo negativo:
o o, =0,,-056,- Yyivur Opyp =—17,30—0,5x81,10-0,5x 0 = -117,8mm ;

0 Adota-se o =-120mm .

Contabilizou-se metade do valor da agao sismica, pois a junta de dilatagao é um equipamento
de facil substituicdo, nao justificando colocar um equipamento destes com melhor qualidade,

mesmo em caso de ocorréncia de um sismo.
Com o intuito de prevenir choques entre o tabuleiro e o encontro na ocorréncia de um sismo,
a junta de dilatagao deve ter uma largura de:

° a, =0, = 81,098mm ~ 90mm .

II. Encontro E2

O sinal dos deslocamentos variam de acordo com a Figura 3.98.
Foi utilizada a combinagao rara de agoes.
e  Deslocamento méximo positivo:

0 & =058, +y, O =0,5x81,008 +0,5x 0,000 = 40,549mm ;

vur
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0 Adota-se ' = 45mm.

e  Deslocamento maximo negativo:
0 &, =06,,-0596, - Yivur Oyyp =—51,62-0,5x81,10-0,5x0 = -92,165mm ;
0 Adota-se o =-95mm .

Largura da junta de dilatagao:

. a, =0, =81,098mm ~ 90mm .
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CAPITULO 4

COMPARACAO ENTRE 0 ESTUDO PREVIO

E O PROJETO DE EXECUCAO

4.1 CONSIDERACOES INICIAIS

O projeto de execugao apresenta sempre maior rigor comparativamente ao estudo prévio,
pois para este tltimo, trata-se de um estudo, em que, todo o seu processo de cédlculo é levado a

cabo com recurso a métodos simplificados.

Tanto no estudo prévio, como no projeto de execugao, as agdoes impostas na estrutura sao

precisamente as mesmas.

Seguidamente mencionam-se as diferengas mais importantes entre os dois, mas apenas para

as andlises realizadas no estudo prévio.

4.2 ESTADO LIMITE DE DESCOMPRESSAO

A Tabela 4.1 apresenta os valores obtidos na verificagao ao estado limite de descompressao

a longo prazo na seccao de apoio na fibra superior e na seccdo de vao na fibra inferior.

Tabela 4.1 - Estado limite de descompressao

Fibra Estudo Prévio Projeto de Execugao
Superior o,, = 0,157TMPa o, = 0,946 MPa
Inferior o, =—1,233MPa o, =—0,963MPa

Apresentam algumas diferengas, devido néo sé ao rigor que requer o projeto de execugao,
mas também devido as diferengas apresentadas num dos parametros das perdas diferidas

observados, o referente as perdas por retragao.
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4.3 VERIFICACAO DA SEGURANCA NA DIRECAO
LONGITUDINAL E TRANSVERSAL DO TABULEIRO

A Tabela 4.2 faz referéncia as armaduras adotadas, por forma a verificar ao estado limite
dltimo de flexao, tanto para a diregao longitudinal, como para a diregao transversal, do tabuleiro

do viaduto.

Tabela 4.2 - Estado limite dltimo de flexao do tabuleiro para a diregao longitudinal e transversal

Elemento estrutural / _ Projeto de
Diregao Estudo Prévio _
Secgao Execugao
- ~ 6525 625
Secgao de vao
A =29,46¢cm? A =29,46¢cm?
Longitudinal
- . 11225 11925
Secgao de apoio
A=54,0lcm? A=54,01cm?
@20/ /0,125 @16 / /0,10
Consola
A=2513cm?*/m A=20,11cm?*/m
Transversal
@20/ /0,10 @16 / /0,10

Laje intermédia

A=31,40cm*/m A=20,11cm?*/m

4.4 PILARES E SUAS FUNDACOES

S = .
=) oy
1 _.,
F B ] 1
F B :
ESTUDO PREVIO PROJETO DE EXECUGAQ

Figura 4.1 - Diferencas geométricas dos pilares e das sapatas
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Por forma a realizar a ligagao pilar-tabuleiro, mais concretamente, nos casos de ligagoes
monoliticas, houve a necessidade de aproximar todos os pilares, inicialmente distanciados a eixo
entre si 7,40 metros, passando a 6,10 metros (ver Figura 4.1).

Seguidamente demonstram-se as armaduras adotadas, por forma a verificar o estado limite

dltimo de flex&o nos pilares (ver Tabela 4.3).

Tabela 4.3 - Estado limite 1ltimo de flexdo dos pilares

Estudo Prévio Projeto de Execugao
15032 9032
A =1206,00cm? A=723,60cm’

H4 a relatar uma reducao significativa nas armaduras adotadas.

No estudo prévio, as fundagoes diretas, ou seja, as sapatas S1, S6 e S7, foram estudadas uma
para cada pilar, apresentando todas elas as mesmas dimensoes geométricas 8,00 x 4,00 x 3,00m
(BxLxh) (ver Figura 4.1). No entanto, devido a aproximagao dos pilares, optou-se por juntar
as duas sapatas, colocadas a par, numa sé sapata. Apés varios estudos, adotou-se, como jé referido
anteriormente, sapatas todas iguais geometricamente, com as dimensoes 7,00 x 13,00 x 3,00m

(BxLxh) (ver Figura 4.1).

Relativamente as fundagoes profundas, verificou-se que nao eram necessdrias dez estacas por

maci¢o de encabecamento, mas sim oito.

Na Tabela 4.4 é possivel verificar as diferencas nas dimensoes geométricas das fundagoes

profundas.
Tabela 4.4 - Dimensdes geométricas das fundagdes profundas
Estudo Prévio Projeto de Execugao

Macigo | L, B L Loyt Ly B, . Loyt

[m] [m] [m] [m] [m] [m] [m] [m]

S2 19,60 7,00 2,10 9,00 13,20 6,00 2,50 8,50
S3 19,60 7,00 2,10 16,00 13,20 6,00 2,50 15,50
S4 19,60 7,00 2,10 18,00 13,20 6,00 2,50 17,50
S5 19,60 7,00 2,10 13,50 13,20 6,00 2,50 13,00

4.5 APARELHOS DE APOIO E JUNTAS DE DILATACAO

A Tabela 4.5 demonstra os valores dos esfor¢os adotados como carga vertical, devido as
cargas permanentes (Np) e & sobrecarga (Ng) e, como carga horizontal, tém-se a longitudinal

(H,) e a transversal (Hy).
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Tabela 4.5 — Esforgos adotados para os aparelhos de apoio

Estudo Prévio Projeto de Execugao
Pilar /
Nep Nsc H, Hy Nep Nsc H, Hy
Encontro

[kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN]
P1 4600 1800 400 800 4750 1800 1950 1950
pP7 4600 1800 1200 800 4750 1800 1000 1000
E1 1800 800 280 - 1300 700 425 -
E2 1800 800 280 - 1300 725 425 -

Observa-se que os valores dos esforgos conseguidos no projeto de execugao sao inferiores,

grande parte deles, em relagao aos alcangados no estudo prévio.

A Tabela 4.6 apresenta os valores dos deslocamentos méximos, positivo (J ) e dos

deslocamentos mdximos negativos (6, ) e, ainda a excentricidade de instalacao do aparelho de

apoios (ex), adotados para os encontros E1 e E2.

Tabela 4.6 — Deslocamentos e excentricidade adotados para os aparelhos de apoio

Estudo Prévio Projeto de Execugao
Encontro S o
6 [mm] e ex [mm] o [mm] e ex [mm]
[mm] [mm]
E1 170 -55 -60 85 -160 -75
E2 130 -50 -40 85 -135 -50

No caso as juntas de dilatacao, os valores dos deslocamentos méaximos positivo (8 ) e

deslocamentos maximos negativos (0 ) e, ainda a largura da junta de dilatacdo (a,), adotados

para os encontros El1 e E2, estao revelados na Tabela 4.7.

Tabela 4.7 — Esforgos adotados para as juntas de dilatagao

Estudo Prévio Projeto de Execugao
Encontro o
o' [mm] e a, [mm] o' [mm] | 6 [mm] a, [mm]
[mm]
El 170 -55 115 85 -160 90
E2 130 -50 80 85 -135 90

Existe uma discrepancia algo significativa, entre os valores dos deslocamentos méximo
positivo e deslocamento méximo negativo, devendo-se esta a diferenga consideravel do valor do
deslocamento longitudinal, devido aos efeitos de fluéncia e retragao, pois o valor do parametro de
variagao de temperatura equivalente no estudo prévio foi arbitrado e no projeto de execugao foi

calculado, obtendo-se valores algo diferentes.
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CAPITULO 5

CONCLUSOES

Recorda-se que este trabalho final de mestrado que decorreu da concretizacao de um projeto
de execugao de viaduto rodovidrio com secgao em “m”, na qual se empregou a regulamentacao em
vigor nomeadamente o RSA, o REBAP, a EN 1992-1-1, a EN 1997-1 e a EN 1998-5, cumpre todas
as exigéncias e pressupostos inerentes a um projeto desta natureza, de forma a garantir todas as

condigoes de seguranga, durabilidade e conforto para os utilizadores.

Na realizagao do presente projeto de execugao, percebeu-se que a agao da sobrecarga
rodovidria é a agao varidvel condicionante para o dimensionamento do tabuleiro. Enquanto que,
na andlise aos pilares, encontros e suas respetivas fundagoes, verificou-se como acdo varidvel

condicionante, a agao sismica.

Constatou-se que, devido as alteragoes efetuadas no projeto de execugao em relagao ao estudo
prévio, nao foi possivel fazer uma comparagao rigorosa em grande parte do viaduto, embora, no
pré-esforco e na verificacdo da seguranga no tabuleiro, os valores obtidos com os modelos

simplificados, confirmam assim, a sua utilidade para efeitos de estimativa expedita.

De facto este trabalho nao deixa de ter um caracter académico, mas mesmo assim, ao longo
da sua realizacao, foi possivel encenar uma aproximagao aquilo que serd a vida profissional,
aprendendo com os erros e conseguindo ultrapassar as inumeras dificuldades. Foi também
essencialmente possivel aplicar e desenvolver todos os conhecimentos adquiridos ao longo do

percurso académico.
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