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ANALISE NUMERICA COMPARATIVA ENTRE PONTES INTEGRAIS E
CONVENCIONAIS DE CONCRETO ARMADO SUJEITAS AS ACOES
INDIRETAS DE TEMPERATURA, RETRACAO E FLUENCIA

Pedro Mitzcun Coutinho

Orientador: Prof. Dr. José Neres da Silva Filho

RESUMO

O trabalho de pesquisa apresenta uma analise comparativa entre o
comportamento estrutural de pontes integrais de concreto armado com o de pontes
convencionais, a fim de analisar a variagdo dos esfor¢os e deslocamentos gerados na
estrutura devido as acoes indiretas de fluéncia, retracdo e variacdo de temperatura.
Para tanto, foi considerada a deformabilidade do solo através de interacdo solo-
estruturas (ISE) utilizando-se curvas p-y onde o solo vizinho as estacas é representado
por um conjunto de molas horizontais de comportamento ndo linear. Ademais foi
realizada uma andlise numérica tridimensional de pontes com trés vaos por meio de
programa baseado no método dos elementos finitos, analisando-se 03 (trés) sistemas
estruturais diferentes: (a) ponte integral; (b) ponte de encontros integrais e (c) ponte
convencional, sendo esta Ultima composta por vaos isostaticos separados por juntas
de dilatagc&o. Por fim foi realizada uma comparacao entre os resultados obtidos com os
sistemas de pontes integrais com o de ponte convencional e uma comparacdo dos
resultados obtidos do MEF com modelos analiticos, utilizando-se a NBR 6118 (2014),
NBR 7187 (2003) e NBR 7187 (1987) para consideracao da acao de temperatura e o
modelo do Eurocode 2 (2004) para fluéncia e retracéo. As agdes de retracao e fluéncia
foram analisadas separadamente das ag¢bes térmicas. Os resultados obtidos
mostraram que a ac¢do do gradiente térmico originou momentos fletores negativos
significativos nas regides de extremidades da ponte. Com relagdo aos efeitos de
fluéncia e retracéo, para os dois tipos de sistemas integrais analisados, constatou-se
que as ac¢des de fluéncia e retragdo provocaram efeitos desfavoraveis no meio do vao
de extremidade da ponte gerando acréscimos de momentos fletores significativos, com

variacdo percentual maxima de 9,3%. Para a secdo do encontro, este efeito foi



favoravel, acarretando em reducédo do modulo dos momentos negativos, com variacao
percentual maxima de 22,8%. Entretanto, apesar de favoraveis, foi constatada uma
maior influéncia dos efeitos reoldgicos nas extremidades das pontes integrais. Por fim,
analisando-se as flechas no meio dos vaos de extremidades de cada modelo, foi
possivel constatar que o fator de amplificacdo das deformacfes foi sempre maior para
0s modelos de pontes integrais e de encontros integrais, evidenciando que para estes
tipos de sistemas estruturais, os efeitos da fluéncia e retragéo sdo mais significativos e

devem ser levados em considerag&o no projeto.

Palavras-chave: Pontes integrais; Pontes de encontros integrais; Variacao de

temperatura; Fluéncia; Retracao.
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COMPARATIVE NUMERICAL ANALYSIS BETWEEN INTEGRAL AND
CONVENTIONAL REINFORCED CONCRETE BRIDGES SUBJECT TO
INDIRECT ACTIONS OF TEMPERATURE, SHRINKAGE AND CREEP

Pedro Mitzcun Coutinho

Orientador: Prof. Dr. José Neres da Silva Filho

ABSTRACT

This research presents a comparative study between the structural behavior of
reinforced concrete integral bridges and a conventional bridge, in order to analyze the
variation of forces and displacements generated in the structure due to indirect actions
such as creep, shrinkage and temperature variation. To do this, the soil deformability
through soil-structure interaction (ISE) was considered using p-y curves where the
neighboring soil is represented by a set of horizontal springs with nonlinear behavior. In
addition, a three-dimensional numerical analysis of three-span bridges was performed
using a software based on Finite Element Method (FEM), analyzing 03 (three) different
structural systems: (a) integral bridge; (b) integral abutment bridge and (c) conventional
bridge, the latter consisting of isostatic spans separated by expansion joints. Finally, a
comparison was made between the results obtained with the integral bridges systems
and the conventional bridge and a comparison of the results obtained from the FEM with
analytical models, using NBR 6118 (2014), NBR 7187 (2003) and NBR 7187 (1987) to
check temperature action and the Eurocode 2 (2004) model for creep and shrinkage.
The shrinkage and creep actions were analyzed separately from the thermal actions.
The results showed that the thermal gradient action resulted in significant negative
bending moments in the bridge end regions, especially in the abutment region, where
the moment presented its maximum absolute value. Regarding the creep and shrinkage
effects, for both types of integral systems studied, it was found that these actions caused
unfavorable effects in the bridge end span generating the addition of significant bending
moments, with maximum percentage variation of 9.3%. In the abutment section, this
effect was favorable, resulting in a reduction in the absolute value of bending moment,
with a maximum percentage variation of 22.8%. However, although favorable, a greater
influence of rheological effects on the ends of integral bridges was noticed. Finally, by
analyzing the displacements in the end span of each model, it was possible to verify that
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the amplification factor of the deformations was always higher for the integrals bridges
models, showing that in this structural system, the effects of creep and shrinkage are

more significant and should be taken into account in the design.

Keywords: Integral Bridges; Integral Abutment Bridges; Thermal Effects; Creep;
Shrinkage; Time Dependence.
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Coeficiente que depende da espessura ficticia da peca;
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Coeficiente de fluéncia ficticio;
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Fator que leva em conta a resisténcia do concreto;
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carregamento;

Espessura ficticia da peca de concreto;

Tensdo de compressao constante;
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Significado

Area da secéo transversal;

Perimetro da peca em contato com atmosfera;

Coeficiente que descreve o desenvolvimento da fluéncia com o
tempo;

Coeficiente que depende da umidade relativa do ar e da
espessura ficticia;

Coeficiente que leva em conta a resisténcia do concreto;
Coeficiente que leva em conta a resisténcia do concreto;
Coeficiente que leva em conta a resisténcia do concreto;
indice de resisténcia a penetracdo do ensaio SPT;

indice de resisténcia a penetracdo do ensaio SPT (padrdo
americano);

Valor de referéncia de resisténcia a penetracéo corrigido;
Correcao devida a tenséo efetiva de sobrecarga;

Tenséo octaédrica para uma areia normalmente adensada sob
tensao vertical efetiva de 100 kPa;

Tensao octaédrica ao nivel onde o SPT esta sendo executado
Coeficiente de reacao horizontal do solo;

Tensao normal horizontal do solo na estaca,;

Deslocamento horizontal da estaca;

Dimensdao transversal da estaca;

Coeficiente de reagéo horizontal do solo no ponto z;

Qualguer ponto ao longo da profundidade da estaca,;
Coeficiente igual ou maior que zero;

Taxa de crescimento do coeficiente de reacdo horizontal;
Carga atuante no topo da estaca;

Fator que leva em consideracao o tipo de carregamento;
Diametro da estaca;

Capacidade de carga do solo na profundidade z;

Pressao ultima tedrica do solo (ruptura de cunha);

Presséo ultima tedrica do solo (ruptura por escoamento lateral);

Coeficientes adimensionais;

Coeficiente de reacao horizontal inicial;

Peso especifico do solo submerso;

Resisténcia caracteristica a compressao do concreto;
Forca cortante de servico;

Médulo de elasticidade transversal do aparelho de apoio
neoprene;

Tenséo admissivel do aparelho de apoio neoprene;
Area da secio transversal do aparelho de apoio;
Coeficiente de rigidez da mola do aparelho de apoio;
Angulo de atrito interno do solo;

Coesao do solo;

Peso especifico do solo;
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Forca atuante na mola na i-ésima interagéo;
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Significado

Carga por roda do veiculo tipo;
Carregamento de multidao;
Acao devido ao peso proprio;

Acao devido as cargas permanentes de pavimentacao, barreiras

etc.;

Acao devido ao empuxo de terra;

Acao da carga moével rodoviaria padréo TB-450;
Acao devido ao gradiente térmico, retracdo ou vento;
Acao devido a fluéncia do concreto;

Alongamentos ou encurtamentos obtidos por método analitico de

calculo;

Alongamentos ou encurtamentos obtidos pelo método dos
elementos finitos;

Translacoes sofridas em determinado no;
Rotacdes sofridas em determinado no;

Tensédo axial na direcao 1;

Coeficiente de impacto vertical;

Coeficiente do numero de faixas;

Coeficiente de impacto adicional,

Carga concentrada;

Carga uniformemente distribuida;
Comprimento do vao, expresso em metros (m);

Numero inteiro de faixas de trafego;

Coeficiente de empuxo ativo;

Coeficiente de empuxo passivo;
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Forca de aceleracao;
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Pressao dinamica do vento;

Carga com valor unitério;

Deslocamento ocorrido em determinado no;
Temperatura do centro geométrico;

Diagrama de esfor¢co normal no estado de carregamento;
Diagrama de momento fletor no estado de carregamento;
Comprimento total da ponte;

Momento fletor devido ao peso proprio e cargas permanentes;
Parcelas das cargas;

Idade em que foi aplicada a parcela Pi, em meses.
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CAPITULO 1

INTRODUGAO

1.1 Considerac0es iniciais

As pontes e viadutos convencionais de concreto armado utilizam dispositivos de
juntas de dilatacdo e aparelhos de apoio para acomodacdo das variacbes do
comprimento e dos deslocamentos ocasionados pelas variacbes de temperatura,
fluéncia e retracdo que ocorrem na superestrutura da ponte durante sua vida (util.
Porém, esses dispositivos apresentam com o passar dos tempos algumas deficiéncias,
representando um problema para as pontes convencionais. As juntas quando sujeitas
as movimentacdes da ponte devido ao trafego e demais cargas, costumam apresentar
falhas, conforme apresentado nas Figuras 1.3 e 1.4, que acabam permitindo a
passagem de 4gua contaminada com sais e detritos para a superestrutura e partes
inferiores do tabuleiro, podendo potencializar a ocorréncia de manifestacdes
patolégicas, como por exemplo, corrosdo das armaduras. J4 os aparelhos de apoio,
ainda que o plano de manutencdo seja criteriosamente seguido, estes normalmente
tém uma vida util menor do que a vida util da ponte, o que conduz a necessidade de
serem substituidos varias vezes gerando custos consideraveis das Obras de Arte
Especiais (OAE’s). Vale ressaltar que, em paises de climas frios, devido a neve, o
espalhamento de sais ou produtos anticongelantes nas estradas acelera a degradacao

dos aparelhos de apoio.

Neste sentido, o conceito de pontes integrais (Integral Bridges) foi desenvolvido
com o objetivo de eliminar as juntas de dilatacdo e aparelhos de apoio nas pontes e
reduzir custos de manutencédo e recuperacao estrutural, que costumam ser elevados

em pontes convencionais.

Por definicdo, pontes integrais sdo aquelas que, além de ndo possuirem juntas
de dilatagéo, apresentam ligagdo monolitica entre os elementos da superestrutura e da
infraestrutura, ndo havendo movimento de translacao relativo entre as interfaces do
tabuleiro e dos apoios. Assim, ndo soO esforcos, mas também os deslocamentos sdo
impostos adicionalmente aos elementos constituintes. Este tipo de ponte pode conter

um unico vao ou multiplos vaos. Suas fundagdes geralmente séo flexiveis e o tabuleiro



€ conectado aos encontros através de uma ligacao monolitica. Em complemento, nas
pontes integrais ndo existem aparelhos de apoios entre o tabuleiro e os encontros.
Portanto, os custos de manutencao desse tipo de sistema estrutural séo bem menores
do que nas pontes convencionais com juntas e aparelhos de apoio, uma vez que a
eliminacao das juntas de dilatacdo mitiga os danos por corrosdo no tabuleiro, além de
reduzir os custos com manutencdo de aparelhos de apoio. As Figuras 1.1 e 1.2

apresentam exemplos de pontes integrais.

Figura 0.1 - Ponte de Sdo Joéo — Porto, Portugal.

Fonte: https://pt.wikipedia.org/wiki/Ponte_de_S&o_Joao (2007).

Figura 0.2 - Exemplo tipico de ponte de encontros integrais.



https://pt.wikipedia.org/wiki/Ponte_de_São_João

Os custos iniciais de construcdo de pontes integrais também sao normalmente
inferiores aos das pontes convencionais, devido a reducédo do numero de estacas, com
execucdo destas em um alinhamento Unico abaixo dos encontros, eliminagdo dos

aparelhos de apoios e auséncia de juntas de dilatacdo (Soares, 2011).

Além da reducdo dos custos de manutencédo e dos custos iniciais, as pontes
integrais incluem as seguintes vantagens: maior integridade estrutural, devido a um
maior grau de hiperestaticidade (redundancia estrutural), melhor desempenho em
relagdo as cargas dindmicas, melhor superficie de rolamento, melhor estética, dentre
outras. Por outro lado, a continuidade da superestrutura restringe suas deformacfes
longitudinais, fazendo com que os efeitos de acfes indiretas (gradiente térmico,
retracao e fluéncia) e o empuxo de terra despertem importantes esfor¢os internos, que
precisam ser considerados em projeto.

Figura 0.3 — Fissuras em juntas de dilatac&do de betume.
wEe .

¥ 3

ont: Soarés. 2011')."



Figura 0.4 - Junta de dilatacdo deteriorada.

Fonte: Viana et al. (2018).

1.2 Justificativa

Registros histdéricos mostram que as pontes integrais jA sdo construidas ha
muitos anos podendo ser citados como exemplos as pontes em arco de alvenaria de
pedra utilizadas desde a antiguidade, sendo que muitas delas ainda se encontram em

perfeitas condicoes.

Oliveira (2017) ressalta que nos Estados Unidos a utilizacdo de pontes integrais
se consolidou ainda na década de 1970 a partir dos bons resultados obtidos em campo.
Essa prética da utilizacdo de continuidade entre vigas pré-moldadas protendidas e
vigas mistas de aco e concreto, teve como propdsito evitar juntas sobre os apoios
intermediarios das pontes. Ja na Europa, o Reino Unido foi pioneiro e as primeiras
experiéncias com pontes integrais datam da década de 1990, a partir do contato com a
experiéncia norte americana. Vale destacar que as pontes integrais vém sendo
crescentemente utilizadas em todo o mundo principalmente para estruturas de
pequenos e médios vaos em substituicdo as pontes convencionais. Assim, faz-se
necessario um melhor entendimento deste sistema estrutural devido principalmente a
sua configuragdo estrutural, visto ser um modelo estrutural diferente e de grande

importancia econémica.

Em pontes e viadutos geralmente se tem uma preocupacéo com as deformacodes

e movimentacdes no tabuleiro advindas tanto dos esforcos de acdes diretas (peso



préprio, cargas moveis, vento, frenagem, empuxo, etc.) quanto dos esfor¢os de acdes
indiretas geradas por deformacdes impostas, especialmente pela fluéncia, retracéo e
variacdo de temperatura, os quais para serem devidamente acomodados requerem a
utilizacao de juntas de dilatagéo e aparelhos de apoio. Esses dispositivos por sua vez
possuem um histérico de problemas relacionados a falta de manutencéo, estando
sujeitos a efeitos como a entrada de agua e detritos que acabam por deteriorar a
estrutura, e, ainda que o plano de manutencdo seja criteriosamente seguido, 0s
materiais utilizados nas suas fabrica¢des tém, normalmente, uma vida util inferior & da
estrutura. Dessa forma a manutencdo desses elementos demanda altos custos, sem
mencionar também que esses dispositivos trazem certos desconfortos a utilizacdo da

Obra de Arte Especial (OAE’s) pelo usuario.

Neste viés, com o intuito de erradicar ou minimizar os custos com manutencao
e substituicdo desses itens, foi desenvolvido o sistema de pontes integrais e/ou semi-
integrais, composto por um tabuleiro continuo que elimina toda ou parte das juntas de
dilatacéo e aparelhos de apoio, possibilitando economias com a manutencgao da ponte
€ menos inconvenientes tanto para os construtores como para 0s usudrios. Neste
sistema, as ac0Oes indiretas de variacdo de temperatura, fluéncia e retracédo tornam-se
determinantes no projeto, pois geram acréscimos de esforcos internos, especialmente
nas regides de extremidades da ponte e sobre os apoios. Torna-se, assim, necessaria
uma andlise mais detalhada da estrutura considerando-se a interacdo solo-estrutura
(ISE) e a comparacdo com o sistema de ponte convencional, para verificacdo da ordem

de grandeza desses esforcos e da viabilidade da execucao desse tipo de construcao.

Atualmente existe uma quantidade relativamente pequena de estudos dos
efeitos de acdes indiretas no comportamento estrutural de pontes integrais. Assim, uma
analise com o auxilio de um software baseado no Método dos Elementos Finitos (MEF),
que permita a obtencdo dos deslocamentos longitudinais e momentos fletores do
tabuleiro provocados pela variagdo de temperatura e sua comparagdo com valores
tedricos, além de uma analise das deformacdes e esfor¢cos devido aos efeitos de
fluéncia e retragéo, poderéa colaborar com um melhor entendimento do comportamento
desse tipo de sistema e proporcionar solugdes estruturais que gerem economia e

segurancga aos usuarios.

Dentro desse contexto, a justificativa desta pesquisa se baseia na tentativa de

entender melhor o comportamento estrutural de pontes integrais de concreto armado,



a fim de analisar a ordem de grandeza dos esforcos internos gerados na estrutura
devido as ac¢0Oes indiretas de fluéncia, retracdo e variacdo de temperatura, e comparar
0s resultados com os obtidos para um sistema convencional com juntas de dilatacao e

aparelhos de apoio.

1.3 Objetivos da Pesquisa

O objetivo geral desta pesquisa € analisar o comportamento estrutural de pontes
integrais de concreto armado sujeitas as acdes diretas e indiretas (variacao térmica,
fluéncia e retragao), a fim de comparar com o sistema de ponte convencional com juntas

de dilatacéo e aparelhos de apoio.
Os obijetivos especificos séo:

— Construir modelos computacionais tridimensionais utilizando o Método dos
Elementos Finitos (MEF) através do software SAP2000, considerando a
interacdo solo-estrutura (ISE) por meio de molas representativas do solo
acopladas aos elementos que simulam as estacas e 0s encontros, utilizando-se
curvas p-y para o solo vizinho as estacas e molas lineares para o solo de aterro
localizado vizinho ao encontro, a fim de simular o comportamento estrutural de

pontes convencionais e integrais de concreto armado;

— Validar os resultados obtidos pelo Método dos Elementos Finitos (MEF) através
do software SAP2000 com os resultados obtidos por modelos tedricos e

analiticos constantes na literatura.

— Verificar o comportamento estrutural de pontes integrais de concreto armado, a
fim de analisar a variacdo dos esforcos internos de flexdo bem como os
deslocamentos gerados na estrutura devido as acOes indiretas de retracéo,
fluéncia e variacdo de temperatura e comparar tais valores com os obtidos para

0 sistema de ponte convencional;

— Fazer uma analise paramétrica em pontes de concreto armado com vao totais
de 36 metros, 54 metros e 72 metros, onde serdo considerados 03 (trés)
sistemas estruturais diferentes: (a) sistema com ponte totalmente integral; (b)

sistema com ponte de encontros integrais e (c) sistema com ponte convencional.



1.4 Estrutura da dissertacéao

O texto final da pesquisa delineada neste trabalho esta dividido em 5 (cinco)

capitulos, incluindo este primeiro.

O segundo capitulo traz uma fundamentacdo tedrica sobre pontes integrais,
destacando as suas principais vantagens bem como limitacdes. Além disso, aborda os
principais sistemas estruturais utilizados e as principais acdes e esforcos internos a
serem considerados em projeto, dando énfase nas a¢des indiretas tais como variacao
de temperatura, retracéo e fluéncia, apresentando métodos analiticos para estimativas
desses efeitos. Ainda no Capitulo 2, € feita uma abordagem sobre a interacdo solo-
estrutura em pontes integrais e tipos de modelos utilizados. Por fim, é apresentada uma

breve revisao bibliografica sobre o tema.

O Capitulo 3 descreve a metodologia da andlise proposta. Para tanto, nesta
secdo sao apresentadas as caracteristicas geométricas dos 09 (nove) modelos de
pontes desenvolvidos, com a definicdo dos 03 (trés) sistemas estruturais analisados:
(a) ponte totalmente integral; (b) ponte de encontros integrais e (c) ponte convencional,
sendo este ultimo um modelo de referéncia. Para cada sistema estrutural, foram criados
03 (trés) modelos variando-se o comprimento total da ponte em: 36 metros, 54 metros
e 72 metros. Ainda neste capitulo, sdo definidas caracteristicas pertinentes tais como:
definicdo dos materiais utilizados e condi¢cées de contorno bem como as caracteristicas
da interacao solo-estrutura (ISE) utilizada na regido dos encontros e das estacas. Sao
tratados também aspectos da modelagem em elementos finitos bem como as acfes e

combinacdes consideradas na andlise.

No Capitulo 4 sdo apresentados os resultados obtidos através de andlises e
comparacoes realizadas para os modelos propostos, além de fazer uma comparacéo
da analise numérica computacional com métodos analiticos. E também realizada uma

discusséo sobre a ordem de grandeza das ag¢des indiretas em pontes integrais.

No Capitulo 5 sdo feitas as conclusdes e consideracdes finais da pesquisa
pautadas no objetivo geral e nos especificos que norteiam o trabalho, além da

apresentacao de sugestdes para trabalhos futuros.



CAPITULO 2

REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Consideracdes sobre Pontes Integrais

Pontes integrais (Integral Bridges) s@o definidas como pontes construidas sem
juntas de movimentacao na superestrutura ou entre esta e os encontros (Huang, 2004).
Além de ndo possuirem juntas, apresentam ligacdo monolitica entre os elementos da
superestrutura e encontros. A Figura 2.1 e Figura 2.2 ilustram um comparativo da
geometria entre as pontes convencionais, com juntas de dilatacéo e aparelhos de apoio

e as pontes integrais, executadas sem juntas.

Figura 2.1 - Esquema de uma ponte convencional em viga continua.

(1) (1) (1) (1)
'| i (4) i |
- (2) ) (2) :2}‘J
(3) (3)

L e A

(1) Junta de dilatacdo (3) Encontro (5] Pilar
(2) Aparelho de apoio (4] Tabuleiro  (6) Fundacdo
Fonte: Adaptado de Fartaria, (2012).

Figura 2.2 - Esquema de uma ponte integral em viga continua.
1 1
{ :I [ I i\\}\
(2)
(3) (3)
(4) (4)

(5) (5)
(3] i (3)

(1) Laje de transicao (2) Tabuleire (3)Encontro (4] Pilar  (5) Fundag&o
Fonte: Fartaria, (2012).



Outra nomenclatura € utilizada para pontes que apresentam aparelhos de apoios
gue permitam a movimentacao horizontal entre o tabuleiro e os pilares, e com ligacao
monolitica entre a superestrutura e os encontros (Figura 2.3). Sdo as denominadas
pontes de encontros integrais (Integral Abutment Bridges), sendo este o tipo de ponte
integral mais usual (Pinho, 2011).

Figura 2.3 - Esquema de uma ponte de encontros integrais.

ARTICULAG DES

T—_I (.

Fonte: Pinho, (2011).

Tradicionalmente os apoios das superestruturas nos encontros séo realizados
com uso de aparelhos de apoio e juntas de dilatagcdo. Nos encontros integrais existe
uma ligacdo monolitica deste com a superestrutura, sem juntas de dilatacdo ou
articulagdes, formando uma estrutura Unica. As variagdes do comprimento da ponte
devido aos movimentos de expansao, principalmente devidas as variacdes térmicas,

provocam elevadas pressoes laterais do solo sobre a superestrutura da ponte.

Os encontros podem estar apoiados em fundac¢des profundas, geralmente em
estacas de aco ou concreto armado ou em fundagdes diretas do tipo sapatas.

Figura 2.4 - Encontro sobre estacas (esquerda) e encontro sobre fundacgéo
direta (direita) com ligacdo monolitica com a superestrutura.

PLACA DE TRANSICAD LAJE PLACA DE TRANSICAD LAJE

A R = F. =
P . - Lo &

=

EMCONTRO

ENCONTRO

ESTACA

Fonte: Pinho, (2011).
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Existe ainda uma outra alternativa de projeto para pontes integrais, com a
utilizacdo de aparelho de apoio na ligacdo da viga do tabuleiro com o encontro ou
fundacdo (ver Figura 2.5), sdo as denominadas pontes de encontros semi-integrais
(Semi-Integral Abutment Bridges). Portanto, neste tipo de ponte a superestrutura se
movimenta durante a expansao e contracao térmica sobre um aparelho de apoio que
permite esse movimente horizontal.

Os encontros semi-integrais permitem acomodar movimentagdes maiores que
0S encontros integrais, porém seu uso implica necessidade de manutencdo dos

aparelhos de apoio, o que muitas vezes é complicado devido as condi¢des de acesso.

Figura 2.5 — Diferenca entre os tipos de encontros.
a) Encontro integral; b) Encontro semi-integral.

. L =l
L] 1

B iIE

Fonte: Adaptado de Fartaria (2012).

O conceito de ponte integral teve seu inicio na década de 30 nos Estados Unidos
(Oliveira, 2017). Inicialmente, estas pontes foram construidas quase que de forma
empirica ou com métodos de analise simplificados, que posteriormente foram
implementados com resultados experimentais obtidos do monitoramento de pontes ja
construidas. Os critérios e praticas construtivas nos Estados Unidos sdo bastante
divergentes para cada Estado do pais, cada um seguindo uma norma especifica do seu
respectivo departamento de transportes.

Na Europa, este conceito de ponte surgiu inicialmente no Reino Unido, por volta
de 1970, sendo difundido posteriormente para outros paises, com o grande sucesso
obtido devido a reducéo dos custos de manutencéo e do custo inicial de construcao,
porém com limitagBes de vaos até 100 metros. Atualmente o conceito ja € aplicado em
outros paises como Canada, Australia, Japao dentre outros. Quando analisamos 0s
resultados da pratica europeia com a adotada nos Estados Unidos, € possivel observar

algumas semelhancas entre os critérios de projeto e praticas construtivas, porém
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existem também significativas diferencas (White, 2007). Critérios como a disposi¢cao do
eixo de maior inércia das estacas, tipo de estaca adotada etc., sdo exemplos dessas

diferencas.

No Brasil é adotada uma tipologia de ponte rodovidria cuja concepg¢do se
aproxima do conceito de ponte integral. S&o as pontes com a superestrutura em viga,
moldadas no local em concreto armado ou protendido, com um ou mais vaos e com
balancos nas extremidades. No entanto, as razbes que tornaram esta concepcao de
ponte tdo difundida entre os érgaos de transportes brasileiros (DNIT e DER'’s) e os
projetistas foram a economia proporcionada pela eliminacdo dos encontros e a

simplificac@o dos projetos e ndo propriamente pela eliminacéo das juntas.

Apesar de muito utilizadas em nosso pais estas pontes frequentemente
apresentam problemas como fuga dos aterros por baixo das cortinas, erosbes nos

taludes e excessiva flexibilidade dos balancos.

2.2 Vantagens das pontes integrais

A principal justificativa para a construcdo de pontes integrais foi a eliminacao das
juntas de dilatacéo e a reducao de custos de manutencéo dessas estruturas. As juntas
de dilatacdo apresentam deficiéncias, representando um problema nas pontes
convencionais. As juntas quando sujeitas as movimentacfes da ponte costumam
apresentar falhas que acabam permitindo a passagem de agua contaminada com sais
e detritos para a superestrutura, podendo ocasionar manifestacfes patoldgicas tais
como corrosdo das armaduras. Em paises de climas frios, devido a neve, o
espalhamento de sais ou produtos anticongelantes nas estradas acelera a degradacao
dos aparelhos de apoio. Além da economia com a eliminacao das juntas e reducao dos

custos de manutencgéo, as pontes integrais apresentam as seguintes vantagens:

a) Maior eficiéncia do sistema estrutural, com maior capacidade de redistribui¢cdo de
esforcgos;
b) Superestrutura mais econémica em funcéo do calculo estrutural tomar partido da

continuidade do tabuleiro;
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c) Encontros e fundac¢des mais econémicos devido ao modelo estrutural integral,
incluindo estacas em apenas um unico alinhamento, para permitir uma maior
flexibilidade das fundacdes;

d) Construcdo mais simples, rapida e econémica devido a um sistema estrutural
mais simples, sem juntas;

e) Maior conforto para o trafego, possuindo pista de rolamento mais uniforme;

f) Melhor acabamento estético devido a continuidade dos vaos;

g) Nas regides de acdes sismicas elevadas, a ponte integral apresenta a vantagem

de possuir um melhor desempenho devido a maior redundancia estrutural.

2.3 LimitacOes das pontes integrais

Apesar das vantagens citadas, as pontes integrais ainda néo tém uma utilizacéo
generalizada. Elas apresentam limitacdes que em certas situacdes determinam a
solucéo tradicional como a mais adequada. A seguir serdo citadas as principais

limitacGes da utilizacdo de pontes integrais.

2.3.1 Comprimento do tabuleiro

O comprimento de uma ponte integral esta diretamente relacionado com a ordem
de grandeza dos deslocamentos longitudinais do tabuleiro devido as variacbes de
temperatura. Quanto maiores forem esses movimentos de expansao do tabuleiro
maiores serdo 0S empuxos passivos de solo sobre os encontros das pontes. Tais
deslocamentos provocam momentos fletores e esforcos horizontais elevados nas
regides de ligacdo entre os encontros com as estacas de fundacdo. Tais esforcos
ocasionam tensfes excessivas nas estacas, sendo esta uma regido critica de
dimensionamento, podendo limitar o vao maximo de uma ponte integral. Nos Estados
Unidos, os Departamentos de Transportes usualmente adotam pontes com vaos de até
200 metros, ocorrendo alguns casos de pontes com vaos maiores do que este. Burke

(2009) recomenda limitar os vaos de pontes integrais a, no maximo, 91 metros.
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2.3.2 Geometria do tabuleiro

No caso especifico das pontes curvas e pontes esconsas no plano horizontal,
cuidados especiais devem ser tomados visto que a restricdo dos encontros aos
movimentos de expansdo e a contracdo do tabuleiro podem provocar esforcos e
deslocamentos transversais significativos na superestrutura (Figura 2.6). No decorrer
da expansao do tabuleiro sdo gerados empuxos passivos, 0S quais ocasionam um
movimento de rotacdo do tabuleiro devido a esconsidade da ponte. A literatura técnica
considera o angulo de esconsidade igual a 30° como um angulo limite para o uso de

pontes integrais.

Figura 2.6 - Efeito da variacdo de temperatura em uma ponte integral curva.

2.3.3 Tipo de fundacéo

O tipo de fundacdo a ser adotada em uma ponte integral pode alterar
completamente o comportamento da estrutura. Dependendo do grau de rigidez que
existe na ligacdo do conjunto fundacdo-encontro, podem-se obter deslocamentos
longitudinais e rotacdes do tabuleiro incompativeis com o tipo de fundacéo adotada.
Devido a existéncia de interacao solo-estrutura (ISE) neste tipo de sistema estrutural,
os dados referentes ao solo e ao tipo de fundacéo sdo fundamentais para obtencao de
resultados mais proximos dos obtidos experimentalmente. Além disso, no caso de
fundacdes profundas em estacas, a quantidade e geometria das estacas possui grande
influéncia no comportamento da ponte, podendo torna-la mais rigida ou flexivel com

relacdo aos movimentos do tabuleiro.
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A grande maioria dos trabalhos existentes na literatura técnica refere-se a
fundacdes em estacas de aco e muitos 6rgaos de paises como Estados Unidos, Reino

Unido e Canada tém restricdes ao uso de estacas de concreto.

2.3.4 Problemas associados ao aterro de aproximagéo

A superestrutura de uma ponte estd sujeita as deformacfes longitudinais
causadas por variagdes de temperatura, retracdo, fluéncia e ainda pelo efeito de
protensdo. Atualmente, o comportamento estrutural de pontes integrais ndo esta
completamente compreendido devido a elevada complexidade da interacdo solo-
estrutura (ISE), que ocorre entre os encontros e o0 solo vizinho a este. Este fenbmeno

aumenta de importancia conforme se aumenta o comprimento da ponte.

Nas pontes integrais, devido as movimenta¢cfes de expansao e contracao do
tabuleiro e deslocamentos dos encontros, surgem problemas associados ao
comportamento em servico do aterro de aproximacdo. Segundo Gama (2011), devido
a natureza ciclica das ac¢bes, pode existir uma ruptura ativa e erosdo do aterro

localizado abaixo da laje de transi¢céo, conforme indicado na Figura 2.7.

Figura 2.7 — Ruptura e erosédo do aterro ocasionados por movimentos ciclicos
do tabuleiro.
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2.4 Sistemas Estruturais

Os sistemas estruturais de pontes integrais variam, principalmente pelo tipo de
fundacédo adotada nos encontros, podendo ser basicamente dividida em: (a) encontros
com fundacdes do tipo sapatas e (b) encontros com funda¢des formadas por um dnico

alinhamento de estacas (Figura 2.8).

Figura 2.8 - Principais sistemas estruturais de pontes integrais.
(a1 e a2 encontros com fundagdes do tipo sapatas e b encontros sobre um unico

alinhamento de estacas.)

7 | .

(a.i')l f(i’_r) I“b)
Fonte: Gama (2012).

Segundo Gama (2012), a escolha do sistema estrutural a ser adotado esta
associada a diversos fatores, tais como condicionantes geotécnicas, funcionamento
estrutural de cada solucéo, ou até mesmo a experiéncia ou pratica corrente adotada
por cada Pais. Muitos paises ndo permitem adotar fundagdes em estacas para pontes
integrais, ao contrario dos EUA, onde a maioria das agéncias de transporte
praticamente obriga a adocdo de um anico alinhamento de estacas para as fundacfes

dos encontros.

Com relagéo aos aspectos estruturais, uma das principais diferencas entre os
sistemas estruturais citados € que as funda¢gbes com alinhamento Unico de estacas
resultam, em geral, em funda¢bes mais flexiveis e, portanto, com menor impacto em
termos de comportamento global da estrutura. Nos casos de encontros muito altos
(Figura 2.9, item a1), tal fato ndo acontece do mesmo modo, pois nessas situagdes 0s
empuxos passivos de terra tornam-se potencialmente condicionantes, devido a uma
maior area de contato. E com base nisto que a maioria das agéncias norte americanas

indica a adogao por estacas.
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A seguir, sdo apresentadas outras tipologias usuais de encontros integrais e
semi-integrais adotadas no Reino Unido.
Figura 2.9 - Tipologias usuais de encontros integrais e semi-integrais:

Encontros integrais (a, b, c, d e f) e semi-integrais (e).
: Ty

Fonte: Fartaria (2012).

Segundo Fartaria (2012), os encontros em pértico (Figura 2.9, item a) tém sido
bastante utilizados em varios paises, sendo indicados para pontes de pequena
extensdo devido a elevada rigidez das paredes, o que limita os deslocamentos do
tabuleiro.

2.5 Acoes e esforgos internos em pontes integrais

As pontes integrais se diferenciam das pontes convencionais no que diz respeito
a distribuicdo dos esforcos ocasionados por variacdes de temperatura, fluéncia,
retracao e forcas de protensédo, devido as restricbes de movimentagcdo impostas pelo
encontro e aterro. A continuidade entre o encontro e a superestrutura resulta em
tensdes adicionais a estrutura da ponte. Os efeitos dependentes do tempo tais como
fluéncia, retragéo e temperatura, além dos esfor¢os causados pelo empuxo do aterro e
da interacéo solo-estrutura (ISE), sdo os principais parametros que governam o projeto

de uma ponte integral (Arockiasamy & Sivakumar, 2005).
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Os esforgcos que atuam em uma ponte integral também podem ser influenciados
pela rigidez da ligacdo entre a superestrutura e a infraestrutura, tipo de fundacéo,
ligacdo encontro-estaca, propriedades do solo, dentre outros. Em 2004, a Federal
Highway Administration (FHWA) realizou uma pesquisa entre os Estados Norte-
americanos com o objetivo de obter um histérico das praticas correntes e dos critérios
de projetos adotados no pais em relagdo as pontes integrais (Murari & Petro, 2004 apud
Oliveira, 2017). A pesquisa evidencia que 0s aspectos considerados em projeto variam
muito entre as agéncias de cada Estado, sendo comum a pratica de simplificacfes de
calculo. Mesmo um fator importante como a variacdo de temperatura ainda é
considerada por apenas 72% das agéncias, e os efeitos de fluéncia e retracdo sao
levados em conta somente por 33% e 44%, respectivamente, conforme indica a Figura
2.10:

Figura 2.10 - Percentual de estados norte-americanos com relacdo as acdes que
sdo levadas em consideracdo em projeto.
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Fonte: Murari & Petro (2004) apud Oliveira (2017).

PORCENTAGEM DE ESTADOS

2.6 Temperatura

A estrutura de uma ponte esta sujeita a variagdes térmicas diarias e sazonais.
Além disso, a ponte esta sempre submetida a trocas de calor entre a sua superficie e
o ambiente. Esta intensidade de troca de calor depende de trés fatores preponderantes:

radiacéo; convecgao e conducéo (Imbsen et al., 1985).
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Figura 2.11 - Variacao da radiagéo solar ao longo do ano, em funcgéo da latitude.

Radiacéo Solar

ol 1 1 1 1 1 1 1t 1 1
J F MA MJ J A S OND
Més

Fonte: Adaptado de Imbsen et al. (1985).

A radiacao € o processo de transferéncia de calor a distancia a partir de um corpo
mais guente, no caso o sol, para um corpo mais frio. O fenbmeno de radiacdo é
considerado 0 mais importante dos trés mecanismos de efeitos térmicos em pontes.
Durante o dia, principalmente nos meses de verao, ocorre um grande ganho de calor
pela ponte devido a incidéncia direta da radiacdo solar. Por outro lado, durante a noite

ocorre uma perda de calor da estrutura para o ambiente.

A conveccao € a transferéncia de calor de um sélido, no caso a ponte, para um
fluido em movimento (ar). A convecc¢ao € influenciada pela temperatura ambiente e

direcionada pelo vento e pelas correntes de ar.

A conducéo € o fluxo de calor no interior da estrutura da ponte. O corpo sélido

da ponte tende a encontrar um equilibrio, na auséncia de influéncias externas.

Na Figura 2.12 é apresentado um esquema das trocas de calor entre o tabuleiro

de ponte e o ambiente.
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Figura 2.12 - Troca de calor entre uma ponte e o ambiente.
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Fonte: Adaptado de Imbsen et al. (1985).

Nos tabuleiros das pontes, a variagao de temperatura provoca uma variagdo no
comprimento da ponte. Este fenbmeno € responsavel pela expansao e contracao das
superestruturas das pontes. A expansao ocorrera para uma variacao térmica positiva,

por exemplo, e a contragdo para uma variacdo térmica negativa.

Segundo EIl Debs & Takeya (2009), como existe uma superficie exposta (face
superior) a acao solar direta, a distribuicdo de temperatura ao longo da altura da secéo

transversal das pontes apresenta a forma indicada na Figura 2.13:

Figura 2.13 - Distribuicdo da temperatura ao longo da altura da secgéo.

Face superior

T(y)

Face inferior

Fonte: El Debs & Takeya (2009).
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Esta distribuicdo de temperatura pode ser decomposta em trés parcelas:
variacdo uniforme, variacdo linear (gradiente de temperatura) e uma parcela
correspondente a temperatura igual nas faces opostas, variando no interior da sec¢ao.
A variacao da temperatura e as deformacdes correspondentes a estas parcelas estao
mostradas na Figura 2.14.

Figura 2.14 - Decomposic¢ao da variacao de temperatura e as deformacdes
correspondentes.
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Varia¢&o uniforme Gradiente Variacdo no
de temperatura de temperatura interior da secéo

Fonte: El Debs & Takeya (2009).

A variacdo térmica do tipo uniforme conduz a um aumento do comprimento da
ponte, porém sem alteracdo de sua curvatura. Por outro lado, a variacdo térmica pode
ser um gradiente de temperatura, representado por uma variacao linear desta ao longo
da altura do elemento da superestrutura, ocasionando uma curvatura da estrutura. A
componente de variacdo térmica ao longo da secdo transversal costuma ser

desprezada.
A variacédo do comprimento da ponte devido a variagéo uniforme de temperatura
€ dada pela expressao:
A=LxAT x x (2.1)

Onde:

A: Deslocamento horizontal da ponte (expansao ou contracao);
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oc: Coeficiente de dilatacdo térmica do material;
AT Variag&o uniforme de temperatura;
L: Distancia da extremidade da ponte até o ponto do tabuleiro que ndo sofre

deslocamento.

Segundo Timoshenko (1983), um gradiente de temperatura linear e constante ao
longo da peca provoca momentos fletores nas extremidades engastadas. A Figura 2.15

representa o esquema estrutural:

Figura 2.15 - Momentos de engastamento perfeito em vigas biengastadas.
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Fonte: Adaptada de Timoshenko (1983).

O valor deste momento pode ser calculado através da equagéo 2.2:

Onde:

E: Médulo de elasticidade longitudinal do concreto;
I: Momento de inércia da secéo transversal da viga,
a: Coeficiente de dilatacdo térmica do material;

ti e te: Variacdo de temperatura em relacdo a temperatura do dia de execucdo,

para as fibras inferiores e superiores, respectivamente;
h: Altura da sec¢éo transversal da viga,

M, e Mgz: Momentos de engastamento perfeito.
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A tensdo devido a uma variacdo linear de temperatura pode ser calculada

através da seguinte equacao:

M-y
i (2.3)

g =

Sendo y o valor da distancia do centroide da secéo até a face considerada.

Nos tabuleiros de pontes convencionais, ou seja, aquelas com juntas de
dilatacdo e aparelhos de apoios, os movimentos de expansao e contragdo devidos a
variacdo de temperatura ndo provocam efeitos tdo significativos na superestrutura
guanto no caso de pontes integrais, uma vez que no sistema convencional ndo ha

restricdo aos deslocamentos da ponte.

Figura 2.16 - Efeito da variacdo de temperatura em uma ponte convencional bi-

apoiada:
a) Variacdo uniforme de temperatura; b) Variacéo diferencial de temperatura.
A A
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Fonte: Pinho (2011).

Para o caso de pontes convencionais de vigas continuas, 0s movimentos
horizontais de expansao e contracédo da ponte sofrem pequenas restrices devido aos
aparelhos de apoio, ndo provocando efeitos significativos.

No caso de um gradiente de temperatura, a restricdo vertical provocada pelo

apoio intermediario ocasiona o aparecimento de momentos fletores.
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Figura 2.17 - Efeito da variagcdo de temperatura em uma ponte convencional

continua:
a) variacdo uniforme de temperatura; b) variacao diferencial de temperatura.
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Fonte: Pinho (2011).

Para o caso de pontes integrais, 0s movimentos devidos as variacdes térmicas
sao restringidos pelos encontros, 0s quais se movimentam juntos com as extremidades,
fazendo surgir esfor¢cos adicionais na ponte. Tais esforcos dependerdo da geometria
dos encontros, tipo de solo, tipo de fundacédo, orientacdo das estacas dentre outros
parametros relacionados ao mecanismo de interacéo solo-estrutura (ISE).

Figura 2.18 - Efeitos da variacao de temperatura uniforme e diferencial em uma
ponte com encontros integrais.
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Fonte: Pinho (2011).

Os movimentos longitudinais da ponte devido ao gradiente térmico provocam
movimentagdes dos encontros, gerando como consequéncia esforcos de compresséo
e descompressdao no aterro. Tais movimentacdes provocam forcas elevadas de
empuxo do solo sobre a superestrutura. A Figura 2.19 ilustra as deformagbes do

encontro e estacas devido aos efeitos da variacéo térmica.
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Figura 2.19 - Movimentos do encontro devido a variacdo de temperatura.
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Fonte: Soares (2011).

As deformacdes térmicas podem provocar 0s seguintes Estados Limites na
estrutura da ponte (Soares, 2011):
a) Ruptura do aterro de aproximacao;
b) Ruptura dos encontros devido aos elevados esforcos cortantes e momentos
fletores;
c) Ruptura das estacas devido aos elevados momentos na regido encontro-
estaca ou pela reducéo de sua resisténcia devido a fadiga, originada pelos

movimentos ciclicos da ponte.

2.6.1 AcOes térmicas segundo a NBR 6118 (2014)

A variacdo de temperatura é classificada por esta norma como acédo variavel
indireta. E analisada em duas situagdes: a uniforme e a ndo uniforme, tal como indicado

no item 11.4.2 dessa norma.

a) Variacdo uniforme de temperatura

E a componente que acarreta dilatag&o ou contracio da estrutura como um todo.
Depende do local de implantacdo da construcéo e dos elementos estruturais que a

compdem. Os valores a serem adotados sao apresentados na Tabela 2-2.
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Tabela 2-1 - Variacao de temperatura em funcéo dos elementos estruturais.

c terfsti d | ¢ truturai Variac&o de
aracteristicas dos elementos estruturais temperatura
a ser adotada
Menor dimensao néo seja maior que 50 cm 10°C a 15°C
Macicos ou 0cos com espacos vazios inteiramente fechados,
¢ pag 5°C a 10°C

cuja menor dimensao seja superior a 70 cm

Interpolacéo linear entre
0s

valores acima indicados

Menor dimenséo entre 50 cm e 70 cm

Fonte: NBR 6118 (2014).

A escolha de um valor entre esses dois limites pode ser feita considerando-se

50% da diferenca entre as temperaturas médias de verdo e inverno, no local da obra.

b) Variacdo n&o uniforme de temperatura

Nos elementos da estrutura em que a temperatura possa ter uma distribuicéo
significativamente diferente da uniforme, a norma indica que os efeitos dessa
distribuicdo devem ser considerados. Na falta de dados mais precisos, pode ser
admitida uma variacao linear entre os valores de temperatura adotados, desde que a
variacdo de temperatura considerada entre uma face e outra da estrutura ndo seja

inferior a 5 °C.

2.6.2 Acdes térmicas segundo a NBR 7187 (1987)

7

A variacdo de temperatura é tratada também considerando as situacfes
uniforme e a ndo uniforme.

a) Variacdo uniforme de temperatura

A norma indica que, para pontes de concreto, deve ser considerada uma

variagcédo uniforme de temperatura de +15 °C.
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b) Variagdo ndo uniforme de temperatura

Segundo a norma, combinada com a variagdo uniforme, deve ser considerada
ao longo da altura da sec¢do transversal a distribuicdo de temperatura definida na Figura

2.20, conforme os valores dados na Tabela 2-2.

Figura 2.20 - Diagrama de distribuicdo da temperatura ao longo da altura da

peca.
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Fonte: NBR 7187 (1987).

Tabela 2-2 - Valores das ordenadas do diagrama de distribuicéo de
temperaturas em funcdo da altura total da peca.

hm) | T1C) | T2CC) | T3(C)

<0,2 8,5 3,5 0,5
0,4 12,0 3,0 1,5
0,6 13,0 3,0 2,0

>0,8 13,5 3,0 2,5

Fonte: Adaptado de NBR 7187 (1987).

Conforme a NBR 7187 (1987) sugere, é possivel simplificar o calculo da variagédo
nao uniforme de temperatura por intermédio de uma variagao linear equivalente. El
Debs & Takeya (2009) apresentam esse procedimento através da expressao de

distribuicao linearizada aproximada, dada pela Equacéo 2.4.
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h
AT, = T-fT(y) -y -dA (2.4)

Onde:
A: Area da sec&o transversal.

I: Momento de inércia em relagcdo ao C.G. da secdo.
¥ =y —Ys (Ordenada medida a partir do C.G. da sec¢é&o).

y,. Distancia do C.G. da sec¢éo a borda inferior.

Figura 2.21 — Linearizagcao da temperatura.
—.I._fl

T |aT]

Fonte: El Debs & Takeya (2009).

2.7 Fluéncia e Retracao

De acordo com Neville (2016), quando uma estrutura de concreto € mantida sob
uma carga permanente, a deformacdo dessa peca cresce com 0 tempo, isto €,
apresenta o fendmeno chamado de fluéncia. Esse fendmeno sé passa a atuar sobre a
estrutura quando da aplicacdo de uma carga sobre esta. A deformacao por fluéncia do
concreto (&) compde-se de duas partes: uma répida e outra lenta. A deformacédo

rapida (ecca) € irreversivel e ocorre durante as primeiras 24 horas apés a aplicacao da
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carga que a originou. Ja a deformacéao lenta é por sua vez composta por duas outras

parcelas: a deformacéao lenta irreversivel (&ccr) e a deformagéo lenta reversivel (&ccd).

Além da fluéncia, o concreto também pode se contrair quando perde umidade,
sofrendo o fendbmeno chamado de retracdo. Ela provocara o aparecimento de
solicitacdes quando as deformacdes da estrutura oriundas desta acao forem impedidas.

Isso pode ocorrer sem a ocorréncia de carregamentos.

A deformacgédo total em um determinado instante de tempo t de uma peca de
concreto submetido a uma tenséo uniaxial aplicada em um instante to € composta pelas
deformacfes ocasionadas pelos seguintes fendmenos: deformacdo instantanea
(imediata) apos o carregamento; deformacédo por fluéncia; deformacéo por retracao;
deformacédo devida a variacdo de temperatura. A Figura 2.22 apresenta a evolucdo das
deformacgbes componentes de uma deformacao total de um elemento de concreto
submetido a uma tensdo de compressdo constante ao longo do tempo, aplicada

somente apds um periodo de tempo to.

Figura 2.22 - Componentes de deformacéo produzida por um carregamento
prolongado.
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Fonte: Gilbert & Ranzi (2011).
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2.8 Efeitos da fluéncia e retracao em pontes integrais

Assim como as deformacfes ocasionadas pela variagdo de temperatura, as
deformac®es diferidas devidas a fluéncia e a retragcdo do concreto também devem ser
levadas em consideracéo no projeto de pontes. No caso de obras em concreto armado,
a fluéncia é resultante das tensdes devidas aos carregamentos de longa duracédo, ou
seja, peso proprio e sobrecargas permanentes. A Figura 2.23 apresenta as evolucdes
das deformacdes com o tempo de uma viga de concreto armado submetida a carga de

longa duracéo.

Figura 2.23 - Variacao das deformacfes de uma secédo transversal de viga em
concreto armado ao longo do tempo devido a fluéncia.
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Fonte: Gilbert & Ranzi (2011).

7

O fenbmeno da fluéncia é mais significativo nas pontes com longarinas
protendidas, pois as secfes de concreto apresentam tensdes de compressao elevadas
provocando deformacdes de encurtamentos. O fenbmeno da fluéncia € responsavel por
intensificar tais encurtamentos ao longo do tempo, provocando a reducao da forca de
protensdo. A Figura 2.24 apresenta a configuracdo de deformacédo devido a fluéncia

de uma ponte convencional com vigas protendidas e vaos bi apoiados.
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Figura 2.24 — Deslocamentos devido a fluéncia em vigas pré-moldadas
protendidas.

] ]

Fonte: Pinho (2011).

Em estruturas hiperestéticas, como é o caso das pontes integrais, a fluéncia
provoca um aumento dos deslocamentos ao longo do tempo, sob atuacdo de um
carregamento permanente. Tal fendbmeno da origem a uma redistribuicdo de esforcos

internos no sistema estrutural.

A restricdo as deformacdes devidas a fluéncia origina momentos fletores
hiperestaticos em pontes integrais. Para o caso de pontes com vigas protendidas, estes
momentos tém sentidos contrarios aos originados pelo fenébmeno de retracdo, como

sera visto adiante.

A Figura 2.25 ilustra os deslocamentos e momentos de restricdo devidos a

fluéncia em pontes integrais com vigas protendidas:

Figura 2.25 - Fenbmeno da fluéncia em pontes integrais com vigas protendidas.

Fonte: Pinho (2011).

A Figura 2.26 apresenta o esquema de reacdes de apoio e momentos fletores
originados nos tabuleiros de pontes integrais com vigas protendidas devido ao

fendmeno de fluéncia.



Figura 2.26 - Reacdes de apoio e momentos fletores devidos a fluéncia em
pontes integrais com vigas protendidas, com um, dois e trés vaos.
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Por outro lado, o fenémeno da
superestrutura da ponte, dando origem a efeitos semelhantes aos ocasionados pela
variacdo de temperatura. No caso de pontes integrais, ocorre um deslocamento de

contracdo dos encontros, em direcdo ao interior da ponte.

Nas pontes de concreto com vigas pré-moldadas e lajes moldadas no local existe
também o efeito de retracdo diferencial entre as longarinas e a laje do tabuleiro (Figura

2.27).

Fonte: Burke (2009).

retragdo provoca encurtamentos na

Figura 2.27 - Viga pré-moldada de concreto e laje moldada no local.
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Fonte: Adaptado de Pinho (2011).

Segundo Burke (2009), a diferenca de retragéo entre o concreto novo da laje do
tabuleiro e o concreto parcialmente envelhecido das vigas da origem a esforcos de
cisalhamento na regido de ligacdo entre esses dois elementos. Estes esforcos de
cisalhamento causam esfor¢cos axiais e momentos fletores nas vigas da ponte. Para o
caso de vigas simplesmente apoiadas, o fenbmeno de retracdo diferencial provoca uma

curvatura da viga na mesma direcdo dos carregamentos verticais com liberdade para a
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rotacdo das extremidades da viga. Para o caso de pontes integrais, devido ao
impedimento a rotacdo da viga nos apoios, surgem momentos de restricdo que
aumentam progressivamente ao longo do tempo.

Figura 2.28 - Efeitos da retragédo diferencial em vigas bi-apoiadas.

r&fﬁ%ﬂﬁ%{jﬁ%

Fonte: Pinho (2011).

Figura 2.29 - Efeitos da retracédo diferencial em pontes integrais.

Fonte: Pinho (2011).

Nas estruturas hiperestéticas, a retracédo diferencial ocasiona uma deformacao
imposta que leva a uma distribuicdo de tensfes auto equilibradas e ao aparecimento
de momentos hiperestaticos com um conjunto de reagcfes de apoio auto equilibradas.
Tais efeitos podem ser observados na Figura 2.30, onde sédo apresentados 0s
diagramas de momentos fletores bem como as reacfes de apoio devido a retracdo

diferencial em pontes integrais:

Figura 2.30 - Momentos fletores e reacdes de apoio devidos aretracao
diferencial em pontes integrais.
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Fonte: Burke (2009).
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Sivakumar & Arockiasamy (2005) realizaram estudos analiticos sobre os efeitos
de fluéncia, retracdo e temperatura em pontes integrais utilizando modelos do ACI
(1992) e da AASHTO (1998). Os autores concluiram que os efeitos diferidos e a
redistribuicdo de esfor¢cos séo significativos neste tipo de sistema estrutural. A Figura
2.31 apresenta um grafico dos deslocamentos que ocorreram no meio do vao da ponte

ao longo do tempo:

Figura 2.31 - Variacdo dos deslocamentos no meio do vao ao longo do tempo.
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Fonte: Adaptado de Arockiasamy & Sivakumar (2005).

2.9 Modelo do Eurocode 2 (2004) para previsao de retracao e
fluéncia

Este item traz as recomendac¢fes do Eurocode 2 — EC2 (CEN, 2004) relativas a

retracdo e a fluéncia do concreto.
2.9.1 Retracéo

Este modelo para estimativa da retragdo foi inicialmente proposto pela FIB
(1999) e posteriormente adotado pelo Eurocode 2 — EC2 (CEN, 2004). Diferentemente
dos demais modelos, no EC2 a retragéo total é obtida através da soma das parcelas
relativas a retracdo autdégena e a retracdo por secagem. A parcela da retracao por
secagem € semelhante a obtida através do modelo do CEB-FIP Model Code 1990
(CEB, 1993).
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Pelo método do EC2 a deformacdo total por retracdo € composta por duas

parcelas conforme a expressao a seguir:

Es = €cat Eca (2-5)

onde:
&cd: Deformacgéo devida a retragéo por secagem

&ca: Deformacéo devida a retragdo autdogena

A deformacéo devida a retracdo por secagem é calculada de acordo com as

expressdes a seguir:

Eca(t) = Bas(t, ts) X kp X €cq0 (2.6)
(t - ts)
Bas(t, ts) = 2.7
@ (t — to) + 0,04/ > D
(~aasaxfm) ~6
Ecao = 0,85 X |(220 + 110 X argsy) X € emo/ | X 1076 X gy (2.8)
=—1,55|1 (RH)3 (2.9)
BRH - ) RHO *
onde:

t : ldade do concreto no instante considerado (dias);

ts . Idade do concreto no inicio da secagem (dias);

ho : Espessura ficticia da peca de concreto (mm);

RH : Umidade relativa do ambiente (%);

RHo : 100%;

fom : Resisténcia a compressdo média aos 28 dias (MPa);

femo - 10 MPa;

kn : Coeficiente que depende da espessura ficticia da peca (Tabela 2-3);

Qus1 € Aus2 - Coeficientes que dependem do tipo de cimento (Tabela 2-4).
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Tabela 2-3 - Coeficiente kn para célculo da fluéncia (Eurocode 2).

hy (mm) Kp,
100 1,0
200 0,85
300 0,75
2500 0,70

Tabela 2-4 - Coeficientes ads1 e ads2 para calculo da fluéncia (Eurocode 2).

CLASSE CARACTERISTICAS DO CIMENTO ads1 ads2

S Endurecimento lento 3 0,13

N Endurecimento normal ou rapido 4 0,12

S Enduremme_ntg ra_pldo e alta 6 011
resisténcia

A retracdo autdgena € calculada pela expressao:

onde:

t : Idade do concreto no instante considerado (dias).

2.9.2 Fluéncia

Eca(t) = Bas(t) X £cq(0)

&cq(0) = 2,5(fex — 10) X 10°°

ﬁas(t) =1- e(_O'ZtO‘S)

(2.10)

(2.11)

(2.12)

O modelo para estimativa da fluéncia também foi inicialmente proposto pela
FIB (1999) e posteriormente adotado pelo Eurocode 2 — EC2 (CEN, 2002). O modelo
€ semelhante ao do CEB-FIP Model Code 1990 (CEB, 1993), porém foram

incorporadas modificagces para representar melhor os concretos de alto desempenho

(FIB, 1999).
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Segundo o EC2 a deformacéo por fluéncia do concreto no tempo infinito para
uma tensao de compressédo constante O aplicada no instante {p é dada pela seguinte

expressao:
Ecc(oo,t) = q)(oo, t) X (O-C/ECO) (2.13)

onde:
¢ : Coeficiente de fluéncia;
Eco: MAdulo de elasticidade secante no tempo to.

O coeficiente de fluéncia é calculado através da expressao:

@(t, to) = Po X Bc(t,to) (2.14)

onde:

do é coeficiente de fluéncia ficticio, estimado da seguinte forma:

$o = Pru X B(fom) X B(to) (2.15)
1— (ﬂ)
Gry =1+ % para foy, < 35 MPa (2.16)
0,13/h,
1— (ﬂ)
_ 100
Gruy =1+ Xa,| X a, para fom > 35 MPa (2.17)

013k

RH : Umidade relativa do ambiente (%);

B(fem): Fator que leva em conta a resisténcia do concreto no coeficiente de

fluéncia ficticio:

16,8

Vlem

fem: Resisténcia média a compressédo aos 28 dias;

B(fem) = (2.18)

B(t0): Fator que leva em conta a idade do concreto no instante do carregamento

no coeficiente de fluéncia ficticio:
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1
th) = —
B( 0) 0’1 + tg,zo (219)

ho : Espessura ficticia da peca de concreto dada por:

2XA
h'0: <

(2.20)
u

Onde:
Ac: Area da secdo transversal;
u: Perimetro da peca em contato com atmosfera;

Bc(t,t0): Coeficiente que descreve o desenvolvimento da fluéncia com o tempo:

t—ty) 1>°

]«
Be(t,to) = IBH rar— (2.21)

Bh: Coeficiente que depende da umidade relativa do ar e da espessura ficticia.
By = 1,5 x [1 + (0,012 X RH)*®]%3 x hy + 250 < 1500 para f., < 35MPa (2.22)

By = 1,5 x [1+ (0,012 X RH)'8]%3 x hy + 250a; < 1500a; para f., > 35 MPa (2.23)

Onde a1, az e a3 sao coeficientes que levam em conta a resisténcia do concreto:

351%7
@ = |~ (2.24)
cm
o io'z (2.25)
2w
o 351%° (2.26)
5=

fom
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2.10 Interacao solo-estrutura (ISE) em pontes integrais

Diante da demanda de se fazer projetos cada vez mais econémicos, arrojados e
funcionais, tém surgido a necessidade de projetos integrados e que levem em
consideracdo, ndo s6 a transferéncia de cargas e tensdes entre 0s elementos
estruturais das pontes e viadutos, como também a interacdo dos elementos estruturais
com o0 meio sobre o qual se apoiam, ou seja, a interacdo entre o elemento de fundacéo
(sapata, estaca, tubuldo, etc.) com o solo circundante (Freitas, 2018). Contudo, vale
ressaltar que, embora em menor quantidade, ainda € possivel encontrar projetos de
pontes convencionais em que os dimensionamentos da superestrutura e da fundacao
sdo desenvolvidos de forma desacoplada como atividades separadas. Ou seja, 0
projeto da infraestrutura € desenvolvido com as reacfes de apoio obtidas do

dimensionamento da superestrutura e com as pressoes do solo.

No entanto, no caso especifico de uma ponte integral, a andlise estrutural deve
ser feita obrigatoriamente de forma conjunta, com o solo tornando-se uma parte da
estrutura resistente aos carregamentos, constituindo um exemplo classico de interacao
solo-estrutura (ISE). Para esse caso, o0 movimento ciclico da estrutura provoca o
aumento da densidade do solo atras dos encontros e um aumento das pressdes
passivas. Estas pressdes serdo tanto maiores quanto maiores forem os deslocamentos
dos encontros. A interacdo solo-estrutura (ISE) resulta em um sistema mecanico
integrado que pode ser analisado isoladamente pelos modelos analiticos ja
consagrados ou utilizando modelos numéricos através da aplicacdo de formulagcbes
tridimensionais via Método dos Elementos Finitos (MEF) ou Método dos Elementos de
Contorno (MEC). Cabe salientar que tal analise é relativamente complexa e depende
de variaveis do solo, muitas vezes dificeis de serem obtidas experimentalmente sendo
necessario o auxilio de geologos e geotécnicos. E importante frisar que atualmente, o
uso dos modelos numeéricos supracitados vem sendo intensificado através da utilizacao
de softwares comerciais tornando possivel a realizacdo de uma analise de interacao
solo-estrutura (ISE) de forma rapida e com bastante acuracia, fato que anteriormente

era considerado praticamente inviavel.

Na Figura 2.32 é apresentado um modelo de portico plano de uma ponte integral
de trés vaos, com a utilizacdo de molas equivalentes para simulacdo do solo tanto na

regido de contato com as estacas como nos encontros. Na Figura 2.33 é apresentado
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um modelo em MEF-3D de uma ponte integral, que utilizou molas equivalentes para o

solo.

Figura 2.32 - Modelo estrutural em portico plano de uma ponte integral com trés
Vaos.
CONEXAQ RIGIDA SUPERESTRUTURA

“\_MOLAS DO SOLO
ESTACA |

ENCONTRO

T

L4

Fonte: Huang (2004).

Figura 2.33 - Modelo estrutural tridimensional de uma ponte integral com vao
anico.

Fonte: Huang (2004).
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2.11 Tipos de modelos

Segundo Velloso & Lopes (2010), o fator mais importante no estudo das estacas
com carregamento lateral € a forma como o solo se comporta em relacdo a acao da
estaca. A reacdo do solo apresenta um comportamento complexo porque depende da
sua natureza, da intensidade do carregamento uma vez que o solo tem comportamento

nao linear, do tipo de solicitacdo e da forma e dimensao da estaca.

Existem duas correntes que se destacam na analise da interagdo solo-estrutura
(ISE) em elementos de fundacao (sapatas, estacas e tubuldes). A primeira delas refere-
se ao Modelo de Meio Discretizado, que constituem modelos analiticos de anélise de
carga versus deslocamento considerando as teorias simplificadoras de Winkler. Neste
modelo, o solo é considerado um meio elastico, representado por um conjunto de molas
horizontais idénticas em comportamento elastico linear (Modelo de Winkler) ou elastico
nao linear, porém independentes, e os elementos de fundac¢éo sdo tratados como vigas
em meio elastico. Pode-se considerar, portanto, que existe uma proporcionalidade
entre o carregamento lateral e o deslocamento ocorrido na estaca. Devido a sua
simplicidade e possibilidade de variar as caracteristicas da curva p-y de acordo com a

profundidade, esses métodos tém sido largamente utilizados na pratica.

No segundo modelo, Modelo de Meio Continuo, o solo é considerado como um
meio elastico continuo, sendo possivel esta abordagem com o advento dos programas
computacionais e através da aplicacao de formulacdes tridimensionais pelo Método dos
Elementos Finitos (MEF) ou pelo Método dos Elementos de Contorno (MEC),
permitindo analisar o efeito da interacdo solo-estrutura (ISE) num grupo de estacas.
Nos modelos de meio continuo é ainda possivel simular a interface solo-estaca e
também admitir leis de comportamento elastoplastico para o solo envolvente. Contudo,
para Araujo (2013), dada a complexidade do estudo, sdo necessérios dados de entrada
bastante realistas e precisos para que o0s resultados apresentem coeréncia e se

aproximem da realidade fisica.
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Figura 2.34 - Modelos para analise da interacdo solo-estaca
(a) solo como meio continuo; (b) solo simulado por molas (Hipdtese de
Winkler).
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Fonte: Christian (2012).

Christian (2012) apresentou o0 estudo da interagdo solo-estrutura (ISE) em
estacas horizontalmente solicitadas em ambientes submersos utilizando os métodos de
reacao horizontal do solo. Os modelos de calculo, apresentados na Figura 2.35, foram
gerados no SAP2000, sendo a estaca modelada como elemento de barra e o solo

representado por molas linearmente elasticas baseadas na Hipétese de Winkler.

Figura 2.35 - Imagem geral do modelo de calculo (SAP2000).

Fonte: Christian (2012).

Araujo (2013) buscou avaliar o comportamento de estacas do tipo hélice
continua e estacas metdlicas cravadas através de provas de carga estaticas com

carregamento lateral em solos arenosos.

Para isto, foi feito um estudo experimental através das provas de carga com
carregamento lateral em estacas do tipo hélice continua com diametro igual a 60
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centimetros e fck igual a 20 MPa, que foram instrumentadas e analisadas in loco o

comportamento estrutural das estacas. A Figura 2.36 mostra uma das curvas carga

versus deslocamento horizontal do sistema estaca-solo, obtida experimentalmente.
Figura 2.36 - Curva carga versus deslocamento horizontal da estaca hélice

continua (HC-1) naregiéo A.
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Fonte: Araujo (2013).

Através destas curvas, foram obtidos os coefiecientes de reacdo horizontal do
solo ny, utilizando 4 diferententes métodos: (a) método de Matlock e Reese (1961), (b)
por retroandlise das curvas p-y construidas pelos métodos Reese et al. (1974), (c) pelo
American Petroleum Institute - API (1993) e (d) por correlacdes baseadas no indice de

resisténcia a penetracdo do ensaio SPT (Nspr), obtido através de sondagens a

percussao realizadas no local.

As curvas p-y foram construidas utilizando o modelo analitico de Reese e o
American Petroleum Institute (API) a fim de prever o comportamento de estacas
submetidas a carregamentos horizontais em solos néo coesivos. Vale ressaltar que as
curvas p-y obtidas por Araujo (2013) foram usadas como referéncia nesta pesquisa e

encontram-se no Anexo E.
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A modelagem computacional da interacdo solo-estrutura apresenta dificuldade
na caracterizacdo geotécnica dos terrenos de fundacao. Ocorre que geralmente nao se
dispde da grande quantidade de parametros do solo, fazendo com que a maioria dos
projetos seja desenvolvida com modelos simplificados.

No caso das pontes integrais os modelos de calculo adotados na pratica para
analise das acdes horizontais nas estacas usualmente sdo baseados na Hipotese de
Winkler. Os trabalhos de pesquisa desenvolvidos sobre pontes integrais também tém
utilizado estes modelos conforme pode ser verificado nos trabalhos de Faraji et. al.
(2001), Dicleli (2003), Huang (2004), Kim & Laman (2010), LaFave et al. (2016), dentre

outros.

2.11.1 Modelo de Winkler

Uma estaca sujeita a carregamentos transversais pode ser analisada da mesma
forma que uma viga apoiada sobre uma base elastica de acordo com o modelo de
Winkler, onde o comportamento elastico do solo € representado por uma série de molas
(Figura 2.37). A rigidez destas molas é denominada coeficiente de reagdo horizontal do

solo e pode ser expressa da seguinte forma:

ky =2 2.27)
y

Onde:
kn = Coeficiente de reacéo horizontal do solo (dimenséo FL3);
p = Tensdo normal horizontal do solo na estaca (dimenséo FL2);

y = Deslocamento horizontal da estaca.
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Figura 2.37 - Comportamento de uma estaca com carregamento transversal de
acordo com a hipoétese do coeficiente de reac¢éo horizontal.
(a) estaca com carregamento lateral no solo; (b) estaca modelada com molas de
acordo com Winkler.
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Fonte: Velloso (2010).

Deve-se observar que na literatura técnica o coeficiente de reagéo horizontal do
solo muitas vezes € tratado com unidades diferentes. Muitas vezes é utilizado o
coeficiente de rigidez de mola para um determinado segmento de estaca multiplicando-
se o valor Ky pelo comprimento do referido segmento e pela largura da estaca,
passando a representar a reacdo do terreno por metro de estaca (dimensdo FL™)
(Velloso & Lopes, 2010).

Desta forma, o coeficiente de reacéo horizontal equivalente (dimensdo FL™?) é

expresso por:

Onde B ¢ a largura da estaca.

O coeficiente de reacéo horizontal do solo pode ser constante, caso das argilas
sobreadensadas, ou variar de acordo com a profundidade, caso das areias e das argilas
normalmente adensadas. De uma forma geral pode ser expresso de acordo com a

seguinte expressao:

Kn(@) = ko x (5) (2.29)
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Onde:
kn(z) = Coeficiente de reacédo horizontal do solo no ponto z (dimensé&o FL-3);

kn = Coeficiente de reacao horizontal do solo na ponta da estaca (dimensé&o FL-
3);

z = Qualquer ponto ao longo da profundidade da estaca,;

n = Coeficiente igual ou maior que zero.

Assim para areias e argilas normalmente adensadas usualmente adota-se n =1
(kn variando com a profundidade) e para argilas sobreadensadas n = 0 (kn constante
com a profundidade). Para o valor n = 1 (areias e argilas normalmente adensadas) a
variacao de kn € expressa com a seguinte relacao:
Z

B)xBxl=nh><z><l (2.30)

kh=nhX(£)—)Kh(Z)=nhX(
B

onde:

nh = Taxa de crescimento do coeficiente de reacéo horizontal (dimenséo FL-3);
z = Qualquer ponto ao longo da profundidade da estaca,

B = Didametro ou largura da estaca.

Para o valor n = 0 o coeficiente de reacdo horizontal kn sera constante com a

profundidade que é a hip6tese adotada para argilas sobreadensadas.

Na literatura existem algumas propostas estabelecidas para avaliacdo do
coeficiente de reacdo horizontal com base em diversos tipos de ensaios, dentre os
quais se destacam: o ensaio SPT, o ensaio CPT, 0 ensaio pressiométrico e 0 ensaio

de placa.

A seguir sdo apresentados alguns valores propostos na literatura para o
coeficiente de reacdo horizontal de solos arenosos, sendo este o tipo de solo adotado

neste estudo.
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Tabela 2-5 - Taxas de crescimento do coeficiente de reag&o horizontal para

areias nn.
Compacidade 3
da areia 3 (M)
fofa 2000
média 6000
compacta 18000

Fonte: Bowles (1996).

Terzaghi (1955) e outros pesquisadores consideram o valor de 19000 kN/m?2 para
areia compacta, sendo este o valor adotado para o coeficiente de reacéo horizontal do

aterro nesta pesquisa.

2.11.1.1  Curvas p-y

No modelo de Winkler originalmente admite-se um comportamento elastico e
linear para o solo, ou seja, o coeficiente de reacdo ndo depende da presséo de contato
entre a estaca e o solo. Contudo, na realidade a lei de variacéo do deslocamento y em
funcdo da pressao p no solo ndo é linear, exigindo modificacdo nas condicdes de
contorno do meio (solo-estaca) a fim de representar essa néo linearidade constitutiva
do problema. Uma das formas de representacao desta nao linearidade é a utilizacdo de
um conjunto de curvas p-y representativas do comportamento do solo em relacao a
uma estaca carregada lateralmente conforme mostram as curvas apresentadas na
Figura 2.38. Assim, um conjunto de curvas representa o deslocamento do solo para
diversas profundidades para uma faixa de pressdes variando de zero até a pressao que

leva ao escoamento do solo.

As configuragbes das curvas p-y para diversos tipos de solos existentes na
literatura foram desenvolvidas com base em um numero limitado de ensaios de campo
em escala real. Diversos pesquisadores desenvolveram métodos para construcéo de
curvas p-y para varios tipos de solo. A construcdo das curvas € realizada com a
utilizacdo de meios computacionais a partir dos resultados obtidos em ensaios de

estacas em escala real.
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Figura 2.38 - Curvas p-y para cada camada do solo e a mobilizagcao da
resisténcia lateral em funcéo do deslocamento sofrido pela estaca.
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Fonte: Velloso & Lopes, (2010).

2.11.1.1.1 Curvas p-y paraareias

Na literatura técnica existem dois métodos que sdo os mais utilizados para
determinacao de curvas p-y para areias. O primeiro método foi proposto por Reese et
al. (1974, apud Reese & Van Impe, 2001) com base em ensaios realizados com estacas
de 0,60 m de diametro. O outro método, que é o mais utilizado na pratica, é o adotado
pelo American Petroleum Institute - APl (2000). Este método também utiliza estes
mesmos modelos de calculo da presséao ultima resistida pelos solos arenosos, porém

a sua aplicacdo é mais simples que a do método de Reese et al. (1974).

A seguir sdo apresentados os procedimentos para elaboracdo das curvas p-y
em areias pelo método do API.

2.11.1.1.2 Curvas do API (2000)

A API (2000) recomenda a construcao de curvas p-y para areias calculando-se

a carga p atraves da equagédo (2.31).

k
p=A" Xp, X tanh( Zp X y) (2.31)
u

A" X
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Onde:
A'" é um fator que leva em consideracéo o tipo de carregamento.

A" =0,9 paracarregamento ciclico
(2.32)

0,8z
A = (3 ~ ) > 0,9 para carregamento estatico
Sendo b o diametro da estaca.

No método, pu € a capacidade de carga do solo na profundidade z, determinada

pelo menor entre os dois valores obtidos através das equacdes (2.33) e (2.34).

Pus = (C1Z + C,b) X y'z (2.33)
Pua = C3b X y'z (2.34)
Onde:
pu: Capacidade de carga do solo;
Pus: Presséo ultima tedrica do solo (ruptura de cunha);

puq: Pressao ultima tedrica do solo (ruptura por escoamento lateral).

Os coeficientes Ci1, C2 e C3 devem ser retirados da Figura 2.39, onde k € o
coeficiente de reacéo horizontal inicial, funcéo da densidade relativa retirado da Figura

2.40 e 7’ 0 peso especifico submerso.



Figura 2.39 - Valores dos coeficientes C1, C2 e C3.
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Figura 2.40 — Valores do coeficiente k.
@, Angulo de Atrito do Solo

28° 29° a0 36° 40 45°
Muite | [ e Medianamente Muito
300 fofa Compacta Compacta|compacta
260
Areia sobre
200 F o Nivel
d'dgua
1650 |-
. Areia abaixo
100 |- do Nivel
d'agua
| /
0 -
0 20 40 60 a0 100

Densidade Relativa, %

Fonte: API (2000).

49



50

2.12 Modelos numéricos

O Método dos Elementos Finitos (MEF) é conhecido por ter larga aplicacdo, mas
segundo Fu & Wang (2015), ao aplicar o método para andlise de estruturas de pontes,
€ preciso definir com precisdo quais tipos de elementos serdo utilizados no modelo,
gquando um modelo 2D é suficiente e quando um modelo 3D € necessario e, como
interpretar os resultados fornecidos pelo método corretamente. Com relacdo aos
elementos, Fu & Wang (2015) destacam que a maioria das andlises de pontes pode ser

efetuada utilizando elementos de barra (frame) e de casca (shell).

Hambly (1991) traz alguns exemplos de andlises tridimensionais utilizando
elementos de casca e placa, conforme apresentado na Figura 2.42. O autor destaca
ainda que na intersecdo entre as placas dispostas em diferentes planos ha uma
interacdo entre as forcas no plano de uma placa com as for¢cas no outro plano que
atuam na placa adjacente. Por isso € essencial utilizar elementos finitos que tenham a

capacidade de distorcer quando submetidos a tensdes no plano e flexao na placa.

Figura 2.41 - Estruturas tridimensionais compostas por elementos de placa.

Fonte: Hambly (1991).
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2.12.1 Elementos finitos empregados

2.12.1.1 Barra (Frame)

O elemento de barra utiliza uma formulacao tridimensional e pode ser usado para
modelar elementos de viga, pilares e trelicas tridimensionais e planos, além de grelhas
e cabos. Neste trabalho, esse tipo de elemento foi utilizado para modelar as estacas e

0s pilares.

O SAP2000 utiliza elementos de barra com 2 nés e 6 graus de liberdade em cada
no, ou seja, sdo transmitidos automaticamente 3 deslocamentos e 3 rotacdes, uma em
cada eixo de referéncia como mostra a Figura 2.42. O eixo longitudinal de cada barra
é definido automaticamente como o de numero 1 e os demais, de acordo com 0s eixos

de referéncia.

Arigidez de cada elemento é definida através da secéo transversal e do material
atribuidos a ele. O calculo da rigidez é feito diretamente, através das formula¢des da
mecanica vetorial. E importante salientar que ao construir um elemento de barra, ele
sera posicionado no centro de gravidade dessa secdo, para fins de modelagem,

entretanto, € possivel definir que a barra esteja posicionada em outro ponto da secéo.

Figura 2.42 - Graus de Liberdade por n6 de extremidade.
U3

A

—

R3

=

U1 U2
Fonte: SAP2000 CSi Reference Manual (2019).
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Os elementos finitos de barra fornecem resultados de esforgos internos de
momento fletor nas duas direcdes, esfor¢os cortantes nas duas diregcdes, momento de
torcdo em torno do eixo axial e esforco normal. As representacbes dos resultados
seguem o disposto na Figura 2.44, bem como as convencgdes de sinal para os esforgos

positivos.

Figura 2.43 - Esforcos internos nos elementos barra.
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Fonte: SAP2000 CSi Reference Manual (2019).

2.12.1.2 Casca (Shell)

O elemento de casca (shell) € um objeto de area utilizado para modelar placas
e membranas, sendo um elemento que se comporta no plano, devido a sua pequena
espessura. Esse tipo de elemento foi utilizado para modelar as lajes do tabuleiro, os

encontros, transversinas intermediarias e de apoio e as longarinas moldadas no local.

O SAP2000 possui formulacbes de elementos de casca de 3 e 4 ndés, que

combinam comportamento de membrana e de placa. Cada elemento possui seu
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sistema de coordenadas, definicdo de materiais e de cargas aplicadas, por isso, podem

ter caracteristicas isotropicas e ortotropicas.

Figura 2.44 - Tipos de elementos de casca na biblioteca do SAP2000.
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‘Elemento de casca triangular de 3 nos

Fonte: Adaptado de SAP 2000 CSi Reference Manual (2019).

Segundo o SAP 2000 CSi Reference Manual (2019), o calculo da rigidez desses
elementos é feito através de uma integragdo numérica, em que as tensdes e 0s
esforcos internos séo avaliados nos pontos de integracdo de Gauss e posteriormente

extrapolados para os nds do elemento.

Os elementos de casca tém sempre 6 graus de liberdade em cada né. Quanto
as restricoes de movimento e a passagem de esforcos, estas dependerdo das

condi¢cbes de contorno aplicadas de acordo com os apoios da estrutura.
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Para a casca homogénea utilizada nesta pesquisa, as forcas internas sao:
- Forcas axiais e esforcos cortantes de membrana (F11, F22 e F12);

- Momentos fletores, momentos de tor¢éo e esforgos cortantes de placa (M11,
M22, M12, V13 e V23).

E importante destacar que todas as tensfes resultantes s&o forcas e
momentos por unidade de comprimento no plano da casca, presentes em cada ponto
da superficie média do elemento. As conven¢des de sinal e posicionamento dos

esforcos internos e tensdes sao apresentadas na Figura 2.45.

Figura 2.45 - Esforgos internos e tensdes nos elementos de casca.
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Nesta pesquisa, especificamente para os elementos de lajes, os esforgos
cortantes de membrana F22 e F12 foram considerados nulos. Este procedimento foi
devido ao fato do momento fletor atuante nas longarinas, quando modeladas com
cascas, ter apresentado valores até 50% menores do que o momento calculado
considerando a longarina modelada com elemento de barra. O modelo com longarina

modelada com elemento de barra foi utilizado para calibracdo do modelo de cascas.
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Com a consideracao dos valores F22 e F12 como nulos, esta diferenca ficou em torno
de 15%, com o modelo de casca apresentando momentos menores. Esta diferenca &
razoavel, uma vez que os elementos de casca apresentam uma melhor distribuicdo da

rigidez dos elementos.

2.12.1.3 Links

Os elementos do tipo links séo utilizados para conectar dois noés, podendo
apresentar trés tipos de comportamento: linear; ndo linear; e dependente da frequéncia,
de acordo com o tipo de propriedades atribuidas a cada elemento e tipo de analise a
ser realizada. Os tipos utilizados neste trabalho foram linear e ndo linear. Cada link é
composto por seis molas, onde cada mola representa um grau de liberdade de um total

de seis (axial, cortante, torcdo e momento fletor).

Neste trabalho, os links foram utilizados para simular os seguintes itens:
aparelhos de apoio; reacao do solo sobre o0 encontro e reagéo do solo sobre as estacas
de fundacao. Os links séo inseridos em relacéo ao seu sistema de coordenadas local.
O eixo 1 represente o eixo longitudinal do link e corresponde a direcédo longitudinal do
elemento de link, conforme apresentado na Figura 2.46:

Figura 2.46 - Sistema de coordenadas local do elemento de link.
NG |
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Fonte: SAP 2000 CSi Reference Manual (2019).
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A Figura 2.47 apresenta os seis graus de liberdade de um link, cuja rigidez de

cada grau de liberdade deve ser definida pelo usuario.

Figura 2.47 - Graus de liberdade do elemento de link.

M3

M2

Fonte: SAP 2000 CSi Reference Manual (2019).

Os aparelhos de apoio foram modelados utilizando-se o link do tipo linear (linear
link). Este tipo de link possui uma relacéo linear entre a for¢a aplicada sobre ele e seu
correspondente deslocamento, sendo funcdo da rigidez definida para cada grau de
liberdade. A direcado local 1 (direcéo vertical no eixo global) foi considerada como fixa,
e para as direcOes locais 2 e 3 (direcdbes U2 e U3) foram definidas as rigidezes

transversais calculadas para o aparelho de apoio.

O solo situado vizinho ao encontro da ponte foi modelado com link do tipo spring,
gue representam conexdes para simular o solo e sdo do tipo linear elastico. A rigidez
correspondente as direcdes locais 2 e 3 do link (direcbes U2 e U3) foram inseridas no
modelo, conforme calculo que sera explicado no item 3.7.4. Para estes links, nao foi

atribuida rigidez para a direcao local 1.

Por outro lado, o solo situado vizinho as estacas de fundacéo foi simulado por
links do tipo Multi-linear elastico (Multi-linear Elastic Link). Neste tipo de link, a relacéo
forca x deformacdo é representada por uma curva multi-linear, ou seja, uma
composicdo de varios trechos lineares, de forma a se aproximar de uma curva nao
linear. Portanto, as rigidezes para cada grau de liberdade segue esse padrdo. Para as
direcOes locais 2 e 3 do link (direcbes U2 e U3) foram inseridas as curvas p-y
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determinadas por Araujo (2013), conforme sera explicado no item 3.7.3. Para estes

links, nao foi atribuida rigidez para a direcao local 1.

Vale salientar que a direcao local 1 representa a diregcéo vertical global (eixo
vertical da ponte) e as dire¢des locais 2 e 3 representam as dire¢des longitudinais e
transversais globais da ponte, respectivamente.

A Figura 2.48 apresenta o detalhe dos graus de liberdade restringidos para

simular o solo vizinho a estaca de fundacao:

Figura 2.48 - Vinculagao das direg6es U2 e U3 dos links multi-lineares inseridos

nas estacas.
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A Figura 2.49 apresenta um exemplo de curva p-y inserida no link multi-linear
usado para simular o solo:

Figura 2.49 - Exemplo de curva p-y inserida em elemento de link multi-linear.
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2.13 Pesquisas realizadas sobre pontes integrais

Faraji et al. (2001) implementaram uma modelagem tridimensional em elementos
finitos de uma ponte integral, sujeita a acdo de variacdo de temperatura e com a
consideracao de uma interagao solo-estrutura de forma néo linear. Foram consideradas
curvas de projeto do tipo forca versus deslocamento, para representar a resposta do
solo vizinho ao encontro e curvas p-y nao lineares para representar o solo préximo das
estacas. A pesquisa também apresentou um estudo paramétrico considerando
diferentes niveis de compactac¢éo do solo localizado vizinho aos encontros e as estacas
da ponte. Os resultados demonstraram que o nivel de compacta¢éo do solo influencia
significativamente a reacao do solo sobre a ponte, e que esta reacéo tem impacto direto
sobre a resposta estrutural de um sistema de ponte integral. Os valores de momentos
fletores e forgas axiais no tabuleiro chegaram a aumentar em mais de duas vezes,

guando houve variacdo do grau de compactacéo de fofo para denso.

Dicleli (2003) realizou modelos numéricos nao lineares de duas pontes integrais
tipicas com o objetivo de estudar os efeitos de varios parametros geométricos,
estruturais e geotécnicos sobre o comportamento dessas estruturas quando solicitadas
por uma acdo de variacdo de temperatura uniforme. Baseados na analise dos
resultados e na resisténcia a flexdo das estacas metalicas e dos encontros da ponte, o
estudo apresentou recomendacdes para 0 comprimento maximo de pontes integrais
construidas em solos arenosos. Como resultado, foi recomendado que o comprimento
méaximo de pontes integrais de concreto deve ser limitado a 190 metros para regides
de clima frio, 240 metros para climas moderados e para pontes integrais metalicas o
comprimento maximo deve ser limitado a 100 metros para regides de clima frio e 160

metros para climas moderados.

Arockiasamy & Sivakumar (2005) desenvolveram modelos analiticos e
procedimentos numeéricos baseados em uma modelagem bidimensional (2D) da ponte,
com o objetivo de analisar o comportamento de pontes integrais mistas sujeitas as
acOes indiretas de fluéncia, retracdo e temperatura. A redistribuicdo dos momentos
devido as acdes citadas e as restricbes ocasionadas pelo encontro e aterro foram
consideradas na analise. As fundac¢des foram modeladas com molas discretas. Ao final,
foi realizada uma comparacgéo das deformacdes e tensdes no sistema integral com o
sistema de ponte convencional. Os autores concluiram que ao longo do tempo ocorre

uma redistribuicdo dos esforgos internos e deformacdes da ponte devido aos efeitos de
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fluéncia e retracdo e que esta redistribuicdo deve ser levada em consideracdo no
projeto da superestrutura. Além disso, 0s autores constataram que as maiores
redistribuicbes de esforgos ocorreram na extremidade da ponte, proxima a regido dos

encontros.

Baptiste (2009) desenvolveu modelos numeéricos tridimensionais utilizando o
software ANSYS com o objetivo de simular uma ponte integral e estudar suas respostas
quando solicitada pelas acdes de gradiente térmico, fluéncia, retracdo e empuxo do
solo, a fim de estabelecer limites praticos para o comprimento maximo de pontes
integrais. O estudo incluiu modelos de interacdo solo-estrutura (ISE) nas regifes das
estacas e encontros. Um estudo paramétrico foi desenvolvido para estudar variaveis
tais como a altura do encontro, rigidez do solo, sentido de orientacdo das estacas
metalicas dentre outras. Os resultados estabeleceram um limite pratico de 457 metros

para o comprimento maximo de uma ponte integral.

Kim & Laman (2010) desenvolveram uma metodologia de modelagem numérica
baseada em um programa de monitoramento de uma ponte integral localizada na
Pennsylvania. A metodologia numérica proposta quando comparada aos dados
experimentais permitiu uma previsdo das respostas da ponte integral, demonstrando
gue os efeitos dependentes do tempo, tais como fluéncia, retracdo e temperatura, tém

influéncia significativa no comportamento deste tipo de estrutura.

Frosch & Lovell (2011) realizaram um programa de investigacéo experimental de
trés pontes integrais e comparou os dados obtidos de campo com modelos numéricos
e analiticos com o objetivo de analisar o comportamento da ponte ao longo do tempo,
levando-se em consideracéo as ac¢oes de fluéncia, retracdo e variacdo de temperatura.
O objetivo também contemplou estudar os efeitos da esconsidade. Foram realizados
modelos e ensaios de pontes com angulo de esconsidade igual a 45° com
implementacéo de um estudo paramétrico. Como conclusdes, 0s autores apresentaram
gque a acdo de um gradiente de temperatura ocasiona um movimento ciclico do encontro
da ponte enquanto que a retracdo ocasiona movimentos de contracdo. Com relacdo a
esconsidade, os autores concluem que esta tem influéncia direta na rotacdo nos
encontros e movimentos transversais do tabuleiro, sendo valores maiores do que 30°

para esconsidade considerados criticos em pontes integrais.

Pinho (2011) desenvolveu uma extensa revisdo bibliografica sobre o tema de

pontes integrais, apresentando o conceito desses sistemas estruturais e 0s principais
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aspectos a serem considerados no seu projeto e construcdo. O estudo apresentou
também uma fundamentacéo tedrica a respeito da interacdo solo-estrutura (ISE) em
pontes integrais, bem como os procedimentos executivos e tipos de analise estrutural
utilizados para estas estruturas. Como uma de suas conclusdes principais, o0 estudo
afirma que os efeitos das acdes de variacdo de temperatura, retracéo e fluéncia devem
ser considerados de forma mais precisa em pontes integrais do que no projeto de

pontes convencionais.

LaFave et al. (2016) apresentaram simulaces numéricas para analisar o
comportamento de pontes integrais mistas sujeitas a variacfes de temperatura. Foram
elaborados modelos tridimensionais ndo lineares da ponte e realizou-se um estudo
paramétrico, com variacdo de parametros tais como tamanho do vao, dimensfes das
estacas e esconsidade. Os resultados da modelagem indicaram que 0s movimentos
longitudinais da ponte devido as acdes térmicas sdo diretamente proporcionais ao
comprimento da ponte. Os valores das tensdes internas na superestrutura e
deformagbes nas estacas séo influenciados pelo comprimento da ponte, tipo e
dimensdes da estaca, rigidez rotacional da superestrutura e esconsidade. Os
resultados sugeriram ainda que tensbes e deformacdes ocasionadas por acles
térmicas devem ser levadas em consideracdo no projeto da superestrutura e

infraestrutura de pontes integrais.
A Tabela 2-7 mostra os quadros resumos dos principais trabalhos:

Tabela 2-6 - Resumo e cronologia dos principais trabalhos relacionados.

Trabalho Ano Conclusoes

O nivel de compactacao do solo influencia significativamente a reacéo do
solo sobre a ponte. Os valores de momentos fletores e forgas axiais no
tabuleiro chegaram a aumentar em mais de duas vezes, quando houve

variacdo do grau de compactacéo de fofo para denso.

Faraji et. al. 2001

Foi recomendado que o comprimento maximo de pontes integrais de
concreto deve ser limitado a 190 metros para regides de clima frio, 240
Dicleli 2003 metros para climas moderados e para pontes integrais metalicas o
comprimento maximo deve ser limitado a 100 metros para regides de clima

frio e 160 metros para climas moderados.

Ao longo do tempo ocorre uma redistribuicdo dos esforcos internos e
deformacgdes da ponte devido aos efeitos de fluéncia e retracdo e que esta

Arockiasamy e 2005 redistribuicdo deve ser levada em consideracao no projeto da

Sivakumar . S
superestrutura. As maiores redistribuicGes de esfor¢cos ocorreram na
extremidade da ponte, préxima a regido dos encontros.
Baptiste 2009 Os autores estabeleceram um limite pratico de 457 metros para o

comprimento maximo de uma ponte integral.

Os efeitos dependentes do tempo, tais como fluéncia, retracéo e
Kim e Laman 2010 temperatura, tém influéncia significativa no comportamento deste tipo de
estrutura.
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Trabalho

Ano

Conclusoes

Frosch e Lovell

2011

A acdo de um gradiente de temperatura ocasiona um movimento ciclico do
encontro da ponte enquanto que a retracdo ocasiona movimentos de
contracao. A esconsidade potencializa a rotacdo nos encontros e
movimentos transversais do tabuleiro, sendo valores maiores do que 30°
para esconsidade considerados criticos em pontes integrais.

Pinho

2011

As acbes de variacdo de temperatura, retracéo e fluéncia devem ser
consideradas de forma mais precisa em pontes integrais do que no projeto
de pontes convencionais.

LaFave et al.

2016

Os movimentos longitudinais da ponte devido as acdes térmicas foram
diretamente proporcionais ao comprimento da ponte. Os resultados
sugeriram que tensdes e deformacdes ocasionadas por acdes térmicas
devem ser levadas em considerag&o no projeto da superestrutura e
infraestrutura de pontes integrais.

E possivel verificar que apesar dos diversos estudos efetuados em pontes

integrais, as pesquisas que realizaram uma analise das a¢des de temperatura, incluindo

os efeitos de fluéncia e da retracéo, ainda sédo escassas tanto em nivel nacional quanto

internacional. Ademais, ndo foram identificados trabalhos no Brasil onde tenha sido

realizada uma analise numérica tridimensional de pontes integrais solicitadas pelas

acOes indiretas de temperatura, retracao e fluéncia. Tal fato demonstra a necessidade

de mais estudos para identificacdo da ordem de grandeza dos esforcos ocasionados

por estas acoes.

Em vista disso, buscou-se atender a esta lacuna realizando-se uma analise

numeérica tridimensional a fim de avaliar, através de uma andlise paramétrica, a ordem

de grandeza dos efeitos das a¢fes indiretas em pontes integrais.
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CAPITULO 3

CARACTERISTICAS E MODELAGEM NUMERICA DAS
PONTES IDEALIZADAS

3.1 Introducéo

Neste capitulo sdo apresentados os modelos propostos para analise, as
caracteristicas dos materiais utilizados, as condi¢cdes de contorno, a modelagem
numérica da ponte integral com a consideracdo de 03 (trés) sistemas estruturais
diferentes e, por fim, as a¢Bes atuantes e as combina¢cBes de acbes caracteristicas
incluindo a consideracdo das acfes indiretas de variacdo de temperatura, retracao e

fluéncia.

3.2 Caracteristicas dos modelos propostos

Buscou-se realizar um estudo de modelos de pontes com geometrias tipicas
executadas no Brasil, utilizando-se transversinas de apoios e intermediarias. As pontes
analisadas séo em concreto armado convencional, ou seja, sem protensédo e moldadas

no local, possuem duas vigas longarinas, tém tracado longitudinal reto e trés vaos livres.

Em todos os modelos foram utilizadas as mesmas caracteristicas de material,
que foram definidas de acordo com a pratica de projeto nacional e com a NBR 6118
(2014). A andlise estrutural realizada foi do tipo linear-elastica do material. Este tipo de
analise foi adotado para levar em consideracdo os efeitos reolégicos do concreto de

fluéncia e retracdo no modelo numérico adotado.

Nos estudos, foram analisadas pontes com trés vaos totais diferentes: 36 metros,
54 metros e 72 metros. Todos os modelos possuem duas vigas longarinas, vigas
transversinas intermediarias (espagadas a cada 6 metros) e de apoio, encontro com
altura de 3 metros e espessura de 1 metro. As estacas sédo de concreto armado do tipo
hélice continua com comprimento igual a 10 metros e diametro igual a 60 centimetros.

Na fundacgé&o foram adotadas linhas de 5 estacas embaixo de cada encontro da ponte.
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Foram analisados trés sistemas estruturais: (a) ponte totalmente integral, com
ligacdes monoliticas entre os pilares e tabuleiro e entre o tabuleiro e os encontros; (b)
ponte de encontros integrais, com utilizacdo de aparelhos de apoios entre os pilares
centrais e o tabuleiro e ligagdo monolitica entre o tabuleiro e encontros; e (c) sistema
estrutural do tipo convencional, com os trés vaos isostaticos separados por juntas de

dilatacao.

Os apoios centrais foram realizados por pilares de concreto armado de secéo
circular, com didmetro de 100 centimetros. Estes pilares apresentam uma altura livre
acima do solo igual a 10 metros. Os aparelhos de apoio sdo do tipo elastomérico

(Neoprene fretado). A Figura 3.1 ilustra a elevacao longitudinal da ponte integral.

Figura 3.1 - Elevacéo longitudinal da ponte com sistema totalmente integral.
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A Figura 3.2 apresenta a vista superior do tabuleiro da ponte integral.
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apoios nas ligacdes entre o tabuleiro e os pilares centrais, conforme indicado na Figura

3.3.
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Figura 3.2 - Vista superior do tabuleiro da ponte integral.
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Figura 3.3 - Elevacéo longitudinal da ponte de encontros integrais.
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O sistema estrutural de ponte com encontros integrais possui aparelhos de
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O sistema estrutural do tipo convencional apresenta os trés vaos da ponte

isostaticos, separados por juntas de dilatacdo iguais a 5 centimetros, e com utilizacao

de aparelhos de apoios nas ligacdes entre o tabuleiro e os pilares centrais e entre o

tabuleiro e os encontros. As dimensdes sdo as mesmas dos sistemas anteriores,

conforme apresentado na Figura 3.4.

——

—
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Figura 3.4 - Elevacéao longitudinal da ponte de referéncia.
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Com relacdo a geometria transversal da ponte, foram adotadas secdes tipicas
das pontes brasileiras. Optou-se por uma ponte com duas faixas de rolamento e duas
faixas para acostamento, limitados por defensas nas extremidades da secao e largura
total do tabuleiro igual a 13 metros, sendo 7 metros entre eixos das longarinas e 3
metros em balanco de cada lado. A laje do tabuleiro possui espessura de 24

centimetros.

Para a pavimentacéo € usual a consideracdo de uma espessura variavel para
levar em consideracao o efeito do abaulamento da pista. Porém, por simplificacéo, este
trabalho considerou a pavimentacdo com uma espessura constante de 8 centimetros.
Sobre as laterais do tabuleiro foram consideradas a utilizagédo de defensas do tipo New

Jersey.

As longarinas apresentam secdes retangulares com largura de 40 centimetros e
altura de 162 centimetros para a ponte com vao total de 36 metros (3 vaos de 12 metros
cada) e altura de 212 centimetros para as pontes com vaos totais de 54 e 72 metros (3
vaos de 18 metros e 3 vaos de 24 metros, respectivamente). Cabe ressaltar que a
utilizacdo da mesma altura para as longarinas com vaos de 54 metros e 72 metros é
devido ao aproveitamento da malha de elementos finitos, composta por elementos de
casca de dimensdes 50 cm x 50 cm. Portanto, as alturas das longarinas devem ser
multiplas de 50 centimetros, acrescidas de 12 centimetros, que representa o efeito de
excentricidade da laje do tabuleiro, uma vez que o elemento de casca da laje € inserido
no eixo geométrico desta. Outro critério utilizado foi a escolha por alturas de longarinas

usuais utilizadas em projetos de pontes brasileiras.
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As transversinas intermediarias possuem largura de 25 centimetros e as de
apoio possuem largura de 35 centimetros, e em todos os modelos elas possuem altura

igual a 162 centimetros.

Da Figura 3.5 a Figura 3.8 sdo apresentados os tipos de secdes transversais

adotadas para cada tipo de sistema estrutural analisado.

Figura 3.5 - Secéo transversal da ponte com sistema integral (apoio central).
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Figura 3.6 - Se¢éo transversal da ponte com sistema integral (encontro).
1300
] Pavimentacéo ] ©
_ Vi £
o~
280 Longarinas 280
(=) 4'O/hlt:mg
~
(Ver Tabela Mestre)
| 300 | 700 | 300 |




67

Figura 3.7 - Secéo transversal da ponte com encontros integrais (apoio central).
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Figura 3.8 - Secéo transversal da ponte de referéncia (encontro).
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E importante ressaltar que no sistema de ponte com encontros integrais, a
ligagéo entre o tabuleiro e os encontros é do tipo monolitica, sendo a mesma que a

representada na Figura 3.6.
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No sistema convencional, foram utilizados aparelhos de apoios nas ligacdes
entre o tabuleiro e encontros e entre o0 tabuleiro e os pilares centrais. A secéo
transversal na secéo dos apoios centrais € a mesma gque a apresentada na Figura 3.7.
Os vaos foram separados por juntas de dilatacdo, formando trés vaos isostaticos.

3.3 Resumo dos modelos

Como mencionado no item 3.2, foram definidos 3 grupos de modelos separados
de acordo com o sistema estrutural analisado. Para realizacdo de um estudo
paramétrico e andlise das acdes indiretas de gradiente de temperatura, retracdo e
fluéncia, optou-se por trés diferentes valores de vao total: 36 metros, 54 metros e 72
metros. A escolha por tais valores justifica-se pelo fato deles representarem os valores

mais usuais de pontes executadas no Brasil.

Todos os grupos seguem a nhomenclatura definida a seguir:

Grupo 01:

1-PI-36: Ponte com sistema totalmente integral, 3 vaos de 12 metros, encontro com
altura de 3 metros, longarinas com altura de 1,62 metros, tipo de solo arenoso, estaca
do tipo hélice continua;

1-PI-54: Ponte com sistema totalmente integral, 3 vaos de 18 metros, encontro com
altura de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso, estaca
do tipo hélice continua;

1-PI-72: Ponte com sistema totalmente integral, 3 vaos de 24 metros, encontro com
altura de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso, estaca
do tipo hélice continua;

Grupo 02:

2-PEI-36: Ponte com sistema de encontros integrais, 3 vaos de 12 metros, encontro
com altura de 3 metros, longarinas com altura de 1,62 metros, tipo de solo arenoso,
estaca do tipo hélice continua;

2-PEI-54: Ponte com sistema de encontros integrais, 3 vaos de 18 metros, encontro
com altura de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso,
estaca do tipo hélice continua;
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2-PEI-72: Ponte com sistema de encontros integrais, 3 vaos de 24 metros, encontro
com altura de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso,
estaca do tipo hélice continua;

Grupo 03:

3-PR-36: Ponte com sistema convencional, 3 vaos de 12 metros, encontro com altura
de 3 metros, longarinas com altura de 1,62 metros, tipo de solo arenoso, estaca do tipo
hélice continua;

3-PR-54: Ponte com sistema convencional, 3 vaos de 18 metros, encontro com altura
de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso, estaca do tipo
hélice continua;

3-PR-72: Ponte com sistema convencional, 3 vaos de 24 metros, encontro com altura

de 3 metros, longarinas com altura de 2,12 metros, tipo de solo arenoso, estaca do tipo
hélice continua.

O resumo geral dos modelos utilizados € mostrado na Tabela 3-1.

Tabela 3-1 — Resumo dos modelos desenvolvidos na pesquisa.

Qtde. d.e Altura das Vao | Alturado Tipo de Tipo
transversinas .
Grupo | Modelo | . o longarinas | total | encontro solo de
intermediarias (a (m) (m) (m) (regido A). | estaca
cada 6m) 9 '
1-PI-36 3 1,62 36
1 1-PI-54 6 2,12 54
1-PI-72 9 2,12 72
2-PEI-36 3 1,62 36
2 2-PEI-54 6 2,12 54 3,0 Arenoso | CA-HC
2-PEI-72 9 2,12 72
3-PR-36 3 1,62 36
3 3-PR-54 6 2,12 54
3-PR-72 9 2,12 72
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3.4 Materiais utilizados

Em todos os modelos foram utilizadas as mesmas caracteristicas de material,
definidas de acordo com a prética de projeto nacional e com a NBR 6118 (2014). A
andlise estrutural realizada seguiu o0 regime elastico-linear, ou seja, ndo foram
consideradas fissuracdes ou plastificacbes que pudessem levar o concreto a seu
Estado Limite Ultimo, impulsionando os deslocamentos. Assim, ficou valida a hipétese
dos pequenos deslocamentos e a andlise estrutural foi feita na posicao indeformada da
estrutura. Por isso, os elementos estruturais de concreto foram considerados sem
barras de aco, uma vez que 0 escopo da pesquisa esta restrito a analise estrutural e
verificacdo de situacBes de servico, portanto, ndo trata sobre o dimensionamento

desses elementos.

As caracteristicas mecéanicas adotadas para todos o0s modelos estao

apresentadas na Tabela 3-2.

Tabela 3-2 - Caracteristicas do material.

Caracteristicas do Concreto
Resisténcia Caracteristica (fck) 40 MPa
Mdédulo de Elasticidade 31876 MPa
Coeficiente de Poisson 0,2
Peso Especifico 25 kN/m3
Coeficiente de dilatagao térmica 10 E-06°C-!

3.5 Aparelhos de apoio e condi¢cdes de contorno

O modelo de ponte com sistema totalmente integral (Grupo 1) apresenta todas
as ligacdes entre os elementos estruturais do tipo monoliticas. Por outro lado, nos
modelos dos Grupos 2 e 3 foram utilizados aparelhos de apoio nas ligagcbes entre a
superestrutura e os pilares, e no caso especifico do Grupo 3 também entre o tabuleiro
e 0s encontros. A Figura 3.9 apresenta as condi¢des de contorno de cada sistema

estrutural analisado.
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Figura 3.9 — Condi¢cbes de contorno da ponte para cada sistema estrutural.
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De forma a simplificar a apresentacdo das condi¢des de contorno, a planta baixa

da ponte apresentada na Figura 3.9 se refere a ponte com vao total igual a 36 metros.

Para os demais vaos, as condicdes de contorno seguem o mesmo padrao que o

apresentado nesta figura.

Para analise dos resultados, a ponte foi separada em cinco secoes e, devido a

sua geometria, a ponte pode ser analisada somente considerando a sua metade,

conforme sec¢Oes apresentadas na Figura 3.10.
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Figura 3.10 - Secdes de célculo analisadas.
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O tipo de aparelho de apoio adotado € o Neoprene fretado. Para modelar o
aparelho de apoio foram utilizados apoios elasticos lineares. O célculo do coeficiente

de rigidez transversal do apoio elastico esta detalhado na sequéncia.

A forca cortante de servigo (Vdsen) foi determinada a partir das combinagdes
frequentes de servico e obtida para a ponte de maior vao (comprimento total igual a 72
metros). A Tabela 3-3 apresenta as combinacdes utilizadas para dimensionamento dos

aparelhos de apoio:

Tabela 3-3 - Combinag¢des de servico utilizadas.

. Efeito principal T|_po de
Combinacéo Acdes analisado combinacé&o no
SAP2000
ELS-Comb. PP + PERM. + EMPUXO + 0,5 x
Frequente 1 (CARGA MOVEL) . .
Dimensionamento dos Linear
ELs-Comb. | PP+ PERMANENTES + EMPUXO + aparelhos de apoio
Frequente 2 0,3x (VENTO) + 0,3 x (CARGA
MOVEL)

Foram utilizadas as seguintes propriedades para o aparelho de apoio:

G =1MPa
g =10 MPa
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Onde:

G: Mddulo de elasticidade transversal do aparelho de apoio do tipo neoprene;
o: Tensao admissivel do aparelho de apoio do tipo neoprene;

PP: Peso proprio da estrutura;

PERM: Cargas permanentes de pavimentacao, barreiras de protecéo etc.;

CARGA MOVEL: Carga movel rodoviaria padrdo TB-450, incluindo a acdo de

frenagem/aceleracéo;
EMPUXO: Empuxo de terra ocasionado pelos aterros sobre encontros;

VENTO: Acéo do vento.

A Tabela 3-4 apresenta os valores do esfor¢co cortante de servico para as

combinac¢des do ELS e para cada secéo de célculo analisada.

Tabela 3-4 - Valores do esforco cortante para as combinacfes do ELS.

Secéo de Nome da Tipo de Tipo de Forca

corte acao acao combinacéo Cortante
(kN)

SCUT1 ELS-1 Combinacao Méximo 1296,58
SCUT1 ELS-1 Combinacéo Minimo 690,574
SCUT1 ELS-2 Combinacao Maximo 1081,976
SCUT1 ELS-2 Combinacéo Minimo 718,372
SCUT2 ELS-1 Combinacéo Maximo -76,665
SCUT2 ELS-1 Combinacao Minimo -384,923
SCUT2 ELS-2 Combinacéo Maximo -118,823
SCUT2 ELS-2 Combinacao Minimo -303,779
SCUT3 ELS-1 Combinacéo Maximo -1113,14
SCUT3 ELS-1 Combinacao Minimo -1899,12
SCUT3 ELS-2 Combinacao Maximo -1119,31
SCUT3 ELS-2 Combinacao Minimo -1590,89
SCUT4 ELS-1 Combinacao Méaximo 1753,566
SCUT4 ELS-1 Combinacao Minimo 924,136
SCUT4 ELS-2 Combinacao Maximo 1451,823
SCUT4 ELS-2 Combinacao Minimo 954,165
SCUT5 ELS-1 Combinacao Maximo 105,72
SCUT5 ELS-1 Combinacao Minimo -238,828
SCUT5 ELS-2 Combinacéo Maximo 42,75
SCUT5 ELS-2 Combinacéo Minimo -163,979
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Vigen,=1-900 kN (obtida da envoltdria de combinagdes do ELS);

Aap=v‘i%=0,190 m?—Area dotada=0,36 m? (Aparelho 60 cm x 60 cm);
Altura adotada para o aparelho de neoprene h,,=0,10 m;

Assim a rigidez calculada para a mola do aparelho de apoio neoprene vale:

Kap= 222 =3 600 kN/m.

hap

Onde:
Ay Area da secdo transversal do aparelho de apoio;
Kap: Rigidez transversal do aparelho de apoio;

Foi adotado um aparelho com dimensdes 60 cm x 60 cm, area total de 0,36 m2,
portanto, a rigidez transversal do aparelho de apoio adotada foi de 3.600 kN/m. Os
deslocamentos nas dire¢des X (diregcdo longitudinal da ponte) e Y (direg&o transversal
da ponte) sado restringidos por apoios elasticos lineares com a rigidez calculada
anteriormente e na direcdo Z (elevacéao) foi considerado um apoio rigido. As rotacfes

nao foram restringidas.

3.6 Modelagem numérica

A modelagem numérica desta pesquisa foi realizada com base na revisédo
bibliografica realizada sobre o tema e no conjunto de elementos finitos que o software
SAP2000 fornece. De acordo com Fu & Wang (2015, apud Reboucas, 2017), a escolha
do método de modelagem mais apropriado depende do tipo de informacdo que se
deseja encontrar. Como nesta pesquisa buscou-se analisar esfor¢os internos, tensdes
e deformacfes em pontes integrais ocasionadas pelas acoes indiretas de temperatura,
retracdo e fluéncia, optou-se por utilizar modelos tridimensionais via Método dos
Elementos Finitos (MEF), devido a sua precisdo, grande utlizacdo préatica em
programas comerciais e principalmente por sua capacidade de visualizagdo concisa
dos resultados. Além disso, observou-se através da revisao bibliografica sobre o tema
que diversos estudos utilizaram metodologia semelhante, inclusive com comparacgdes

dos modelos numéricos com dados experimentais, obtendo bons resultados.
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Para todos os modelos desta pesquisa, 0s encontros, longarinas, transversinas
e lajes do tabuleiro foram modelados com elementos do tipo casca. A utilizacdo do
elemento finito de casca para os encontros é devido a necessidade de uma realizacao
de interacdo solo-estrutura (ISE) levando-se em consideracdo a area real do encontro
em contato com o aterro, para permitir uma correta discretizacdo do modelo do solo
com uso de molas ao longo de toda a extensédo deste elemento. A utilizacdo de
elementos de barra para o encontro dificultaria este procedimento, se limitando a

apenas uma Unica dimensao para representar toda a area do encontro.

Para as longarinas e transversinas, também foram adotados elementos de
casca, de forma a permitir uma conexao destes elementos com 0s encontros, e a
ligacdo fosse efetuada levando-se em consideracdo a posicdo geométrica real dos
elementos estruturais, com os nds dos elementos da longarina sendo conectados aos

nds do encontro, ao longo da altura.

O elemento de casca (thin shell) foi utilizado para modelar as lajes, longarinas e
transversinas, em todos os modelos, sendo todos os elementos considerados
moldados no local. Os encontros foram modelados com elementos de casca do tipo
thick elements, para levar em consideracdo as deformacdes transversais devido ao
cisalhamento. Este critério para os encontros foi adotado seguindo as recomendac¢des
citadas no Manual do SAP 2000, o qual recomenda a utilizagdo de elementos do tipo
thick shell em regides de elevada concentracdo de momentos fletores tais como
mudancas repentinas nas espessuras dos elementos e condi¢des de apoio ou proximo
de extremidades. Vale salientar que foi realizado um estudo comparativo utilizando-se
elementos do tipo thin shell para os encontros e a diferenca média percentual foi de

apenas 1,50%.

3.6.1 Modelo de ponte integral (Grupo 01)

O elemento de casca (thin shell) foi utilizado para modelar as lajes, longarinas e
transversinas, em todos os modelos, sendo todos os elementos considerados
moldados no local. Os encontros foram modelados com elementos de casca do tipo
thick elements, para levar em consideracdo as deformacgdes transversais devido ao

cisalhamento.
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Para todos os modelos foi definido um elemento finito de casca com 4 nos, 50
cm x 50 cm, mantendo a propor¢ao entre dimensdes (aspect ratio) do elemento igual a
1,00, visto que a utilizacdo de elementos menores demandou muito tempo em trabalho
computacional para pouco ganho de precisdo, considerando o tamanho dos vaos
analisados. A obtencdo dos esforcos nos elementos de casca dentro do modelo do

SAP2000 foi realizada através de integracdo numérica do campo tensoes.

Na regido dos pilares, foram utilizadas transversinas de apoio e ao longo dos
vaos foram utilizadas transversinas intermediarias, espacadas a cada 6 metros. O
namero de transversinas intermediarias varia de acordo com o vao, conforme indicado
na Tabela 3-1.

Devido ao fato das lajes e vigas serem consideradas moldadas no local, a ligacao
entre elas ocorre diretamente através dos nds de cada elemento, sem a consideracdo
de um link rigido. Portanto, o elemento de casca da laje do tabuleiro e das longarinas é

inserido no nivel do centro geométrico do elemento, conforme indicado na Figura 3.11.

Figura 3.11 - Projecdo da secao geométrica no modelo MEF.
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As estacas e os pilares centrais foram modelados com elementos de barras
(frame elements). No modelo do Grupo 01, a ligacdo entre o tabuleiro com os encontros
e pilares é realizada diretamente entre os nos dos elementos envolvidos, ou seja, 0s
nds das vigas e encontros (modelados com elemento do tipo shell) se apoiam
diretamente nos pilares e estacas (modelados com elemento do tipo frame), sem a

necessidade de utilizagdo de elementos do tipo links.
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Figura 3.12 - Ligagé&o do tabuleiro com os encontros (Grupos 01 e 02).
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Figura 3.14 — Modelo completo em elementos finitos (Grupo 01).

3.6.2 Modelo de ponte com encontros integrais (Grupo 02).

Nos modelos do Grupo 02, os aparelhos de apoio foram introduzidos como
elementos de links elasticos com comprimento igual a 10 centimetros na regido de
ligagéo do tabuleiro com os pilares centrais, com restricdo considerada fixa na vertical
e rigidez transversal e longitudinal igual a 3500 kN/m, conforme explicado no item 3.5.

As rotacfes nao foram restringidas.

Neste modelo, o tabuleiro permanece ligado monoliticamente aos encontros,
seguindo o mesmo modelo indicado na Figura 3.12. A Figura 3.15 apresenta a ligacao
do tabuleiro com os pilares centrais para os modelos do Grupo 02.
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Figura 3.15 - Ligacéao do tabuleiro com os pilares centrais (Grupo 02).
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3.6.3 Modelo de ponte com sistema estrutural convencional (Grupo
03)

Nos modelos do Grupo 03, os aparelhos de apoio foram introduzidos como
elementos de links elasticos com comprimento igual a 10 centimetros na regido de
ligacdo do tabuleiro com os pilares centrais e também entre o tabuleiro com os

encontros conforme representado nas Figuras 3.16 e 3.17.

Foram adotadas transversinas de extremidades, ligando as duas longarinas na
regido de apoio sobre os encontros. Para simplificar a apresentacdo do modelo, estas

transversinas nao foram representadas na Figura 3.17.

A restricdo foi considerada como fixa na vertical e a rigidez transversal e
longitudinal igual a 3500 kN/m, conforme modelos anteriores. As rotagdes ndo foram

restringidas.

Nos modelos do Grupo 03, os vaos foram separados por juntas de dilatagao de
5 centimetros, formando trés vaos isostaticos. A ligacdo de cada vao com os pilares

centrais foi realizada através de links rigidos, conforme apresenta a Figura 3.16.
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Figura 3.16 - Ligacéo do tabuleiro com os pilares centrais (Grupo 03).
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3.7 Considerac0Oes sobre a interacéo solo-estrutura

Nesta pesquisa foram utilizados dados de sondagem e curvas p-y obtidas por
ensaios de prova de carga lateral em estacas realizados por Aradjo (2013), em regiao
proxima a Avenida Prudente de Morais, situada no Municipio de Natal, no Estado do
Rio Grande do Norte. Os experimentos foram executados em duas regides distintas da
obra, denominadas neste trabalho por Regido A e Regido B. Em ambas as regifes ha
um aterro superficial de areia pura, com 3 metros de espessura. A mesma areia foi
utilizada em ambos os aterros, sendo a compactagdo procedida com densidades
relativas (Dr) de 45% na Regido A e de 70% na Regiao B.

Araujo (2013) trabalhou com sondagens SPT em duas regides de estudo. Na
Regido A foram feitas 4 sondagens, enquanto na Regido B foram executadas 10
sondagens. As sondagens realizadas na Regido B foram feitas antes da execugao do
aterro. Vale ressaltar que nesta pesquisa foi considerado que a ponte em estudo sera
construida na Regido A, de forma que foram utilizadas somente as curvas p-y obtidas

por Araujo (2013) para esta regiéo.

A Figura 3.18 apresenta a locacdo das sondagens SPT nas duas regides
estudadas por Araujo (2013).

Figura 3.18 - Locacédo das sondagens SPT nas regides A e B da obra.

REGIRO "N
9355690.7330 N @
255018.2880 W :

VG LS

9355469.4230 N
255146.6689 W

Fonte: Adaptado de Araujo (2013).

A prética internacional sugere normalizar o valor da resisténcia a penetracao
(Nspr) com base no padrao americano de Ng(, OU seja, a energia liberada da queda do

martelo referida a 60% da energia tedrica (Schnaid, 2000 apud Araujo, 2013). Esta
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correcédo é feita através de uma relacao linear entre a energia empregada e a energia

de referéncia tedrica, de acordo com a Equacéo (3.1):

_ Ngpr * Energia aplicada

= 3.1
Neo Te0 3.1)

7

Além da corre¢cdo da energia de cravacdo, € recomendavel, para ensaios
realizados em solos granulares, corrigir o valor de Nspt considerando o nivel médio de
tensBes na profundidade onde o ensaio estd sendo executado. Décourt (1989) apud
Araujo (2013) recomenda que os valores de Neo sejam corrigidos pelas Equacdes (3.2)
e (3.3).

(Neo)1 = Cy X Negg (3.2)
, 0,5

Cy = ((Uaolct);l (3.3)
oct

Onde:

(Neo)1: Valor de referéncia de resisténcia a penetracao corrigido para uma tensao

de referéncia de 100 kPa;
Cn: Correcao devida a tenséo efetiva de sobrecarga;

(O’oct)1: Tensdo octaédrica para uma areia normalmente adensada sob tensdo

vertical efetiva de 100 kPa;

(O’oct): Tenséo octaédrica ao nivel onde o SPT esta sendo executado.

A Figura 3.19 apresenta perfil tipico do subsolo da regido A, apresentando os
valores médios de N60 e (N60)1 obtidos a partir das sondagens, juntamente com o
desvio padréo. Para os ensaios, ndo foi encontrado o nivel do lencol freético nas duas

regidbes em estudo.



Figura 3.19 - Perfil tipico do subsolo da Regiao A.
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Y I
Prof. o (°) (KN/m?) N60 (N60)1 qt (MPa) Rf (%) Classificacao
(m)
30 35 40 4510 15 20|0 2040 60/0 20 40 60| O 15 30 45 60 |00 05 1,01520
L 1 1 3 1 1 1 L 1 L 1 L 1 L L 1 1 1 L 'l L 1 J Aterro composio
| 316 16 14 1.03 1.31 por areia fina a
B * A grossa,
5 316 16 -\22 13.09 UV_ compactado com
s e Df=45%
316 16 13./ \0_66 wﬁa
3 W
. %5,9 17 i &"-._:13 \15_81 \0_?5 Areia média a fina,
E i medianamente
\27,0 7 L‘ng \18.82 L0-31 compacta a
] ., .
IR compacta, de cor
. w 0 18 \i#-\_\ \.25,31 Y-UO amarelada.
‘ 0.63 )
7 33_3;/ 18 ;2§/ 14735/ / Areia pouco
[ argilosa,
8 36'3/ 18 1j i \.17'53 10'56 medianamente
35 4 17 10.31 038 compacta a
9 ‘/ ] l 515 ./ ‘/ compacta de cor
10 36.5 17 7 \‘2?_50 -\0,69 amarelada.
11 36 5 17 7 5225 \)_33
Y 2372
. 358 17 23 7 ‘ A5 / 059 Areia fina argilosa,
35.8 17 iliog | he 19.25 -/ 059 compacta a muito
13 i ; compacta, de cor
14 358 17 5116 20.28 1 059 ¢inza
iE:
15 367 17 129 l I 19.94 10.55

Obs.: Linhas Cheias - Valores médios; Linhas tracejadas- desvio padréo.

Fonte: Adaptado de Arauajo (2013).

Outra caracteristica do solo das regibes € dada pela curva granulométrica

mostrada na Figura 3.20.

Figura 3.20 - Curva granulométrica da areia dos aterros das regides A e B.
Curva Granulométrica
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Fonte: Araujo (2013).
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A partir dos dados de solo mostrados anteriormente, pode-se classificar o tipo

de solo, baseado nos resultados do Ngpr através dos parametros da NBR 6484 (2001).

3.7.1 Classificacao do solo de acordo com a NBR 6484 (2001)

Segundo a NBR 6484 (2001), o relatério de sondagem deve fornecer junto com
a classificacdo do solo, sua compacidade ou consisténcia de acordo com a tabela

indicada no Anexo A da norma citada e mostrada na Tabela 3-5.

Tabela 3-5 - Classificagédo dos solos arenosos e coesivos.

Solo indice de resisténcia a Designacao
penetracdo (N70)
<4 Fofa (0)
Areias e 5-8 Pouco compacta (0)
siltes 9-18 Medianamente compacta (0)
arenosos 19 - 40 Compacta (0)
> 40 Muito compacta (0)
<2 Muito mole
Argilas e 3-5 Mole
arZ'i'Itf;OS 6- 10 Média (o)
(coesivos) 11-19 Rija (0)
>19 Dura (0)

Fonte: NBR 6484 (2001) - Anexo A.

As expressdes empregadas para a classificacdo da compacidade das areias
(fofa, compacta, etc.) referem-se a deformabilidade e resisténcia destes solos, sob o
ponto de vista de fundacdes, e ndo podem ser confundidas com as mesmas
denominacfes empregadas para a designacao da compacidade relativa das areias ou
para a situacdo perante o indice de vazios criticos, definidos na mecanica dos solos
(NBR 6484, 2001).

3.7.2 Interacdo Solo-estaca

Cada encontro da ponte possui uma linha de 05 (cinco) estacas do tipo hélice
continua, com diametro igual a 60 centimetros e comprimento total igual a 10 metros.

A interacao solo-estaca (ISE) ao longo do comprimento da estaca foi definida através
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de curvas p-y obtidas por Aradjo (2013) que sdo curvas que correlacionam um
carregamento nao linear horizontal em uma secdo da estaca com o respectivo
deslocamento lateral do solo. Essas curvas experimentais p-y foram geradas atraves
do método do American Petroleum Institute (1993) a partir dos resultados de provas de
carga, para as estacas hélice continua e metéalica em solos ndo coesivos. Como dados
de entrada, Araujo (2013) considerou as caracteristicas geométricas das estacas, 0s
valores de resisténcia ao cisalhamento e de peso especifico do solo que envolve a
estaca e a forma de carregamento aplicado. Através desses dados, o comportamento
ndo linear do solo foi obtido. Para construir as curvas p-y conforme o método do
American Petroleum Institute (1993) foi utilizada a formulagédo hiperbdlica dada na
Equacao (2.31), a qual relaciona a resisténcia do solo e o deslocamento horizontal da
estaca. Ademais, as curvas p-y calculadas pelo método do API (1993) utilizaram os
valores de angulo de atrito e peso especifico do solo ao longo do perfil apresentados
na Figura 3.19. Além de ¢ e y, foi necessario determinar a inclinacdo inicial k da curva
p-y, obtidas através da Figura 2.40, apresentada no Capitulo 2. A Tabela 3-6 apresenta
os valores de k encontrados para as Regides A ao longo da profundidade.

Tabela 3-6 - Valores da inclinacgéo inicial das curvas p-y ao longo da
profundidade para a Regido A.

Valores de nh (MN/m?)

Profundidade
(m)

Regido A

(=Y

18,8
18,8
18,8
42,5
51,0
80,0
66,7
45,1
38,3
10 45,1
Fonte: Araujo (2013).

Olo|IN|jojo|h|W]|N

Para as estacas hélice continua, a primeira curva p-y foi construida em 0,50
metros de profundidade. As demais curvas foram construidas para as profundidades

de 1,5 metros, 3 metros, 4,5 metros, 6 metros, 8 metros e 10 metros.
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3.7.3 Modelagem da Interagéo Solo-Estaca

No programa SAP2000, as estacas foram modeladas como elementos de barras
(Frame Elements) com as respectivas caracteristicas fisicas e geométricas conforme
explicado anteriormente.

As curvas p-y foram inseridas no modelo do SAP2000 através de links elésticos
com propriedades nao lineares, definidos para cada profundidade considerada. O
comprimento total das estacas é de 10 metros. O elemento de barra foi dividido em

elementos com 0s mesmos espacamentos que as profundidades definidas para as
curvas p-y obtidas por Aratjo (2013).

Os links elasticos com os dados contendo os valores das curvas p-y
correspondentes a cada profundidade foram adotados para as direcdes X e Y das
estacas de fundacdes, que correspondem aos eixos longitudinal e transversal da ponte,
respectivamente, representando uma restricdo ao movimento nestas duas direcdes. Na

base da estaca, foi considerada uma vinculacédo de apoio do segundo género.

A partir deste langamento, pdde-se obter a configuragéo da ponte em vista 3D,
como indicado na Figura 3.21.

Figura 3.21 — Modelo das estacas e dos links néo lineares para simular o solo.

Elemento de thick shell —————
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3.7.4 Interacao Solo-encontro

Cabe destacar a necessidade da realizacdo de dois tipos de modelagem para o
aterro localizado vizinho ao encontro. Justifica-se esta medida pelo comportamento dos
encontros frente a expansao ou contracdo da superestrutura. Quando esta se contrai,
por exemplo, devido a retracdo ou fluéncia do concreto, para vigas nao protendidas, os
encontros sofrem um deslocamento em dire¢do contréria ao aterro, e nesse caso, nao
foram utilizadas molas lineares para simular a rigidez do solo. Por outro lado, uma agéao
de variacdo positiva de temperatura leva a uma compressao dos encontros contra o
solo, sendo necesséria a consideracdo das molas ao longo dos mesmos. Portanto,
nessa pesquisa a interagdo solo-encontro somente foi considerada para as
combinagdes que consideram a acao da temperatura, uma vez que somente variacoes
positivas foram adotadas. Para analise das acdes de fluéncia e retracdo ndo foram

inseridas molas nos encontros.

Para analise dos efeitos térmicos, a interacdo solo-encontro foi definida através
de molas de comportamento linear (Modelo de Winkler), que apresentam valores para
suas constantes elasticas conforme o tipo de solo adotado.

As molas foram inseridas no modelo do SAP2000 e definidas para
espacamentos iguais a 1 metro, ao longo da altura e largura do encontro. A altura total

dos encontros para os modelos dos Grupos 01 e 02 é igual a 3 metros.

Foram adotados para o aterro, areia medianamente compacta, cujos parametros

s

séo apresentados na Tabela 3-7, onde “c” € a coesao, @ o angulo de atrito do solo e

0 peso especifico do solo.

Tabela 3-7 - Parametros do aterro (areia medianamente compacta).

Aterro (areia
Propriedades medianamente
compacta)
¢ (kN/m?) 0
9 () 30
v (KN/m3) 18

O valor adotado para o coeficiente de reacéo horizontal do aterro é igual a 19000

kN/m2, valor este sugerido por Terzaghi (1955) para solos arenosos compactados.
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Inicialmente, os coeficientes k das molas foram obtidos conforme a Equacéo (2.28),

demonstrada no item 2.11.1.

A Tabela 3-8 apresenta os valores iniciais do coeficiente k da mola, ja calculados
para os modelos dos Grupos 01 e 02, para as respectivas profundidades, considerando

o comprimento de influéncia de cada mola igual a 1 metro.

Tabela 3-8 - Valores iniciais do coeficiente de mola para Grupos 01 e 02.

nh (kN/mz2) z (m) I (m) Kmota (KN/m)
19000,00 -1,00 1,00 19000,00
19000,00 -2,00 1,00 38000,00
19000,00 -3,00 1,00 57000,00

O calculo dos valores de rigidez das molas lineares, em kN/m, foi realizado para
as direcOes globais X e Y, que representam o eixo longitudinal e transversal da ponte,
respectivamente. O Eixo Z € o eixo vertical e seu referencial de origem encontra-se no

topo do encontro.

As molas lineares foram usadas para representar o solo no entorno do encontro
e funcionam como uma base elastica. As constantes das molas lineares (rigidezes)
estdo apresentadas na Tabela 3-8. No SAP 2000, os encontros da ponte foram
modelados com elementos de casca. A Figura 3.22 apresenta a modelagem da

interacdo solo-encontro para os modelos citados.

Figura 3.22 - Modelo dos encontros e das molas lineares para simular o solo
(Grupos 01 e 02).

Elemento de thick shell — 8 ———
(encontro)

Mola linear =

Elemento de frame-

[ o 4 \
(estaca)
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Para os modelos do Grupo 03, 0s quais possuem tanto as transversinas de
extremidade e os encontros em contato com o solo, os valores iniciais de k sao

apresentados na Tabela 3-9. O comprimento de influéncia de cada mola € igual 1 metro.

Tabela 3-9 - Valores iniciais do coeficiente de mola para Grupo 03.

nh (kN/m?) | z(m) I (m) Kmota (KN/m)
19000,00 -1,00 1,00 19000,00
19000,00 -2,00 1,00 38000,00
19000,00 -2,60 1,00 49400,00
19000,00 -3,60 1,00 68400,00
19000,00 -4,60 1,00 87400,00

Para os modelos do Grupo 03, foi considerado que a superestrutura se apoia
sobre encontros de altura total igual a 3 metros através de aparelhos de apoio. As
transversinas de extremidade possuirdo a mesma altura das longarinas. A Figura 3.23

apresenta a modelagem parcial da interagéo solo-encontro (ISE).

Figura 3.23 - Modelo dos encontros e das molas lineares para simular o solo
(Grupo 03).

Elemento de thick shell —
(encontra)

=

Mola linear

Elemento de frame —+———
(estaca)
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Apos definicdo dos valores iniciais da rigidez das molas lineares que simulam o
solo vizinho ao encontro, foi efetuada uma retro analise da estrutura com utilizacéo de
um procedimento iterativo linear, para calculo dos valores finais da rigidez destas

molas. Este procedimento pode ser descrito pela equacao:

(3.4)

Para a primeira analise, os valores de k foram os definidos anteriormente. A partir
destes valores, efetuou-se uma analise no SAP2000, utilizando-se o carregamento
proveniente da acdo do gradiente térmico. Esta acao ira gerar deformacdes e forcas
nas molas implementadas no modelo, as quais séo representadas por A;(k;) e F;(k;),
respectivamente. A partir destes valores de deformagdes e forgas, foi calculada a
rigidez k;,,, referente a rigidez da mola a ser implementada para a etapa posterior. O
procedimento foi repetido até se atingir uma tolerancia menor ou igual a 5%. Em geral,

foram necessarias apenas duas iteracdes para se atingir a tolerancia desejada.

Os valores dos parametros adotados para o empuxo do aterro sobre o encontro
foram estabelecidos de acordo com a NBR 7187 (2003), e serdo apresentados em item

mais adiante referente as a¢fes de empuxo.

3.8 Ac¢Oes atuantes nos modelos de estudo

O levantamento das acdes atuantes nos modelos de ponte desta pesquisa foi
feito de acordo com as prescricbes das normas pertinentes e com bibliografias
relacionadas ao tema. A NBR 8681 — Acbes e Seguranca nas Estruturas —
Procedimento (ABNT, 2003) esclarece quais acbes devem ser consideradas nos
projetos de pontes, classificando-as em permanentes, variaveis e excepcionais.
Usualmente, as acdes de maiores valores atuantes na superestrutura séo devidas ao

peso proprio, a sobrecarga permanente, vento e a carga moével.

Nas pontes integrais e nas demais pontes hiperestaticas, além das acdes
referidas anteriormente, as denominadas acfes indiretas (retracdo, fluéncia,
temperatura) também acarretam esforgos importantes. Devido a continuidade da

superestrutura e a auséncia de mobilidade entre esta e 0s encontros, essas agdes tém
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uma importancia superior, uma vez que geram na estrutura esforcos internos que
podem levar a estados limites (Soares, 2011). Nesta pesquisa, as acdes de retracao e

fluéncia foram analisadas separadamente das a¢des térmicas.

Usualmente, as agbes em estruturas de pontes sdo definidas segundo as
normas NBR 7187 (2003), NBR 7188 (2013), NBR 6118 (2014) e NBR 6123 (1988).
Além das citadas, este trabalho também considerou a NBR 7187 (1987), para

consideracao das acoes de variacao de temperatura.

E importante ressaltar que algumas agdes foram introduzidas no programa
SAP2000, ao passo que outras foram obtidas pelo préprio programa a partir de dados
de entrada, tais como: secédo transversal (dimensoes, tipo, quantidade de longarinas),
tipo de material, resisténcia caracteristica do concreto, classe da ponte dentre outros.
Nesta pesquisa, foram consideradas as ac¢des horizontais e verticais indicadas na
Figura 3.24.

Figura 3.24 - Resumo das acdes verticais e horizontais atuantes nos modelos de
pontes em estudo.

ACOES NA ESTRUTURA

1

HORIZONTAIS

ACELERAGAO E FRENAGEM
— VENTO LONGITUDINAL

— EMPUXO DE TERRA
) — RFTRAGAO E FLUENCIA
— SOBRECARGAS PERMANENTES — TREM-TIPO TB-450
— PAVIMENTACAO — CARGA DE MULTIDAO
— DEFENSAS
\ — GUARDA-CORPO / \ / \ /

3.8.1 Acdes verticais

As acdes verticais permanentes consistem, basicamente, nas cargas oriundas

do peso proprio dos elementos estruturais, tais como lajes em concreto armado,
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longarinas e transversinas e sobrecargas permanentes de barreiras laterais,
revestimento asfaltico e guarda-corpos. O peso proprio é calculado de forma automatica
pelo SAP2000, a partir das definicbes geométricas e caracteristicas dos materiais. As
cargas de barreiras, pavimentagcdo e guarda-corpos foram calculadas conforma

prescreve a NBR 7187 (2003). O calculo destas acdes esta demonstrado no Anexo A.

Para as acdes verticais moveis, foi considerada a carga mével rodoviaria padréao
TB-450 que é definida pela NBR 7188 (2013) como sendo um veiculo tipo de 450 kN,
que é composto por um veiculo com seis rodas (P = 75 kN por roda) dispostas em trés
eixos afastados entre si de 1,50 metros e area de ocupacédo de 18,00 m2, circundado
por uma carga distribuida uniforme (p) de 5,00 kN/ m2, conforme apresenta a Figura
3.25.

Figura 3.25 - Disposicdo da carga mével.
Segdo AA o]
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Fonte: NBR 7188 (2013).

A Figura 3.26 mostra o TB-450 que foi modelado no programa SAP2000, ainda
sem a aplicacao do coeficiente de impacto. Cabe salientar que o programa considera
carga de multiddo nos locais de aplicacdo das cargas pontuais do trem-tipo, ou seja,
considera a carga de multiddo abaixo do veiculo, 0 que ndo é previsto na norma
brasileira. Diante desta situacao foi necessario um artificio para corrigir o valor do
carregamento do veiculo-tipo, recalculando-se as cargas P (carga por roda) e p, para o
TB-450, chegando-se a um valor para um trem tipo homogeneizado, reduzindo-se da

carga do veiculo a carga de multiddo situada abaixo dele, da seguinte forma:
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P_75kN><6—(5><3><6)

c = 60 kN/roda (3.5)

p = 5kN/m? (3.6)

Figura 3.26 - Trem-tipo longitudinal homogeneizado.
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3.8.1.1 Modelagem do carregamento movel

Neste estudo, foram utilizados dois tipos de combinacdes existentes no modelo
do SAP2000, as quais serdo detalhadas posteriormente: (1) combinacéo linear e (2)
combinacdo linear de etapas construtivas (Staged Construction). A primeira foi utilizada
para avaliacdo dos efeitos provocados pela acdo da temperatura enquanto que a

segunda foi utilizada para estimativa dos efeitos reoldgicos de retracao e fluéncia.

Dentro do modelo de analise do SAP2000, a carga movel é tratada de forma
diferente para cada combinacao. Este item tem como objetivo esclarecer a modelagem

do carregamento mével para cada uma delas, dentro do modelo de elementos finitos.

Para o caso da combinacéao linear (1), foi criado um tipo de carregamento movel
dentro do modelo (Moving Load), a partir da definicho de um trem tipo com valores
calculados anteriormente. A partir disso, foi inserida uma faixa de trafego (Lane) para
simular a passagem do veiculo ao longo de todo o comprimento da ponte. Portanto,
nesta combinacdo a andlise do carregamento movel é do tipo dindmica e o préprio
software calcula de forma automatica as linhas de influéncias dos efeitos desejados
bem como a envoltorias de esforgos. A Figura 3.27 apresenta a faixa de trafego criada

para simular a passagem do veiculo na combinagé&o do tipo linear (1).
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Figura 3.27 - Vista superior da ponte e localizac&o da faixa de trafego.

Y
A v
X L
Entonfro\\\\
Longarinas E
-
Faixa deTréfego////’ =
“Lane”

A Figura 3.28 apresenta um exemplo da definicdo das cargas destinadas ao
trem-tipo no SAP2000. No exemplo é apresentado o trem-tipo do modelo referente a
ponte com vao total igual a 36 metros.

Figura 3.28 - Exemplo de defini¢cdo do trem tipo no SAP2000 (ponte com
L=36metros).

Vehicle name Units

TR 45 |KN,m,C v|

Load Elevation

LITLE Carga por
Load Minimum Maximum Uniform Axle eiXO
Length Type Distance Distance Load Load

A

Leading Load ~ || Infinite B4, 0,

Leading Load Infinite _

Fixed Length 1,5 B4, 2016
Fixed Length 1,5 B4, 2018
Fixed Length 1,5 &4, 20,8
Fixed Length 1,5 &4, 0,
Trailing Load Infinite 24,
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Por outro lado, na combinacao do tipo linear de etapas construtivas (Staged
Construction), utilizada para analise dos efeitos de retracéo e fluéncia, o SAP2000 ndo
permite a utilizagdo de um carregamento movel dindmico, limitando-se apenas a
utilizacdo de uma carga movel estética equivalente. Neste caso o veiculo tipo deve ser
aplicado por meio de cargas nodais enquanto que a carga de multiddo deve ser
aplicada como carga distribuida sobre a area da laje, incluindo a area destinada ao
veiculo, conforme apresentado no item 3.8.1. Desta forma, a envoltoria dos esforgos foi
realizada manualmente, calculando-se os valores maximos e minimos de cada esforco

gue se deseja analisar, para todas as secdes principais da ponte.

Neste trabalho, por simplificacédo, foram analisados apenas os esfor¢os atuantes
maximos, em maodulo, em duas sec¢fes de interesse: se¢cao do encontro (S1) e secdo
do meio do vao de extremidade da ponte (S2), conforme indicado na Figura 3.29.
Portanto, por simplificacdo, ndo foi realizada uma envoltoria dos esfor¢cos para todas as

secoes, limitando-se esta envoltéria apenas as secdes (S1) e (S2).

A secao (S1) foi escolhida por ser uma das se¢des mais influenciadas pelas
acOes de fluéncia e retracdo, conforme Figura 2.30, apresentada no Capitulo 2.
Portanto, trata-se de secao localizada na extremidade da ponte, na regido do encontro.
A secdao (S2) foi escolhida por se tratar de uma secao localizada no meio do vao de
extremidade. Vale salientar que o vao de extremidade foi escolhido por apresentar

momentos positivos com maiores valores do que o vao central.

Figura 3.29 - Localizagcdo das secdes de interesse.
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As Figuras 3.30 e 3.31 apresentam a posicao do trem-tipo adotada, de acordo
com as linhas de influéncia para analise do momento fletor negativo minimo no encontro
(secdo S1) e do momento fletor positivo maximo no meio do vao de extremidade

(secao S2), respectivamente.

Figura 3.30 - Linha de influéncia do momento fletor minimo no encontro e
posicionamento do trem-tipo.
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Figura 3.31 - Linha de influéncia do momento fletor maximo no meio do véo de
extremidade e posicionamento do trem-tipo.
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As Figuras 3.32 e Figura 3.33 apresentam o posicionamento da carga movel de
acordo com as linhas de influéncia de momento fletor, de forma a gerar os maximos

momentos fletores, em maddulo, nas sec¢des (S1) e (S2).

Figura 3.32 - Aplicacdo da carga movel estéatica equivalente (Veiculo-tipo).

Figura 3.33 - Aplicacdo da carga movel estéatica equivalente (carga de multidao
em kN/m?).
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3.8.2 AcOes horizontais longitudinais

As acdes horizontais sdo especialmente relevantes em estruturas de pontes
integrais por se tratarem de forcas aplicadas, muitas vezes, diretamente na
superestrutura e que geram esforcos solicitantes consideraveis devido as restricoes
provocadas pelos encontros e estacas de fundacfes. Os detalhes de seus calculos
estdo no Anexo A desta pesquisa, sendo mostrados nesse item apenas 0s critérios
para o célculo destas acoes.

3.8.2.1 Efeitos da variacao de temperatura

Este estudo utilizou as recomendacdes da NBR 6118 (2014) e da NBR 7187
(1987) como base para a consideracdo da carga térmica, que considera um gradiente
térmico e uma variacao uniforme de temperatura, atuando separadamente. Ademais,
foi considerado nessa pesquisa a acao de um gradiente térmico proposto pelo autor,
adaptado do modelo apresentado pela NBR 7187 (1987) e do modelo apresentado por
El Debs & Takeya (2009), conforme explicado no item 2.6 do Capitulo 2. O gradiente
térmico proposto pelo autor foi utilizado para célculo dos esfor¢os internos em todos 0s
modelos analisados. Ressalta-se que todo procedimento de calculo do gradiente

térmico encontra-se no Anexo A desta pesquisa.

Por limitacdes do software SAP 2000, a modelagem do gradiente de temperatura
proposto teve que ser realizada através de uma composicdo de diagramas uniformes
de temperatura, distribuidos nos respectivos elementos finitos do modelo, conforme

indicado na Figura 3.34(c).
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Figura 3.34 - Gradiente térmico adaptado:
a) Secéao transversal da viga; b) Gradiente térmico adaptado; c) Modelagem do
gradiente térmico.
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Pode-se notar que neste caso, a variacdo de temperatura atribuida para a face
superior da secao transversal foi igual a 12,7 °C, correspondendo a amplitude térmica
para a cidade de Natal/RN, conforme Tabela 3-10, sendo este o valor de variacao

térmica mais representativo para a regido estudada.



Tabela 3-10 - Registros de temperaturas maximas e minimas em algumas

capitais brasileiras.
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UF CAPITAIS MAXIMA (°C) MINIMA (°C)
RO Porto Velho (4) 34.8 15.0
AM. Manaus (5) 36.3 18.3
PA Belém (5) 33.8 20.8
AP Macapa (1) 34.0 21.2
MA Sao Luis (1) 32.8 20.6
Pl Teresina (1) 38.1 17.8
CE Fortaleza (5) 33.3 21.3
RN Natal (5) 31.0 18.3
PB Jodo Pessoa (5) 31.2 19.0
PE Recife (5) 32.0 18.4
AL Macei6 (1) 34.4 18.0
SE Aracaju (3) 32.6 18.0
BA Salvador (1) 32.8 19.6
MG Belo Horizonte (3) 32.3 10.0
ES Vitéria (1) 35.5 15.1
SP Sao Paulo (5) 33.9 4.4
PR Curitiba (4) 31.6 -0.7
SC Floriandépolis (3) 34.8 1.5
RS Porto Alegre (5) 37.2 -0.2
MS Campo Grande (4) 35.3 4.1
MT Cuiaba (5) 39.1 8.3
GO Goiania (3) 36.2 8.9
DF Brasilia (2) 31.6 7.0

Fonte: PINHO (2011).

Além do gradiente térmico, e de forma separada, foi considerada uma variacéo

uniforme de temperatura igual +15°C. Esta variacao uniforme foi utilizada apenas para

calculo dos deslocamentos longitudinais da ponte e comparacao destes com valores

analiticos.

Com o objetivo de analisar os esforcos internos provocados no interior da

superestrutura devido aos efeitos térmicos, foi considerado que a ponte foi executada

no periodo de inverno, onde a temperatura de construcdo da ponte (To) foi adotada

igual a 18,3 °C, de acordo com a Tabela 3-10, que apresenta alguns registros de

temperaturas em algumas cidades brasileiras. Portanto, foram consideradas apenas

variagdes positivas de temperatura, de forma a ocorrer movimentos de expanséo do

tabuleiro e, por sua vez, solicitacdo do solo, provocando esfor¢os internos. Em

complemento foi adotado o coeficiente de dilatac&o térmica do concreto a = 107> °C ™1,
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3.8.2.2 Empuxo de terra

A NBR 7187 (2003) admite, por simplificacdo, a consideracdo de um solo sem
coesao (areias) e a inexisténcia de atrito entre o terreno e a estrutura, desde que as
solicitacfes estejam a favor da seguranca. O peso especifico do solo deve ser no
minimo igual a 18 kKN/m? e o angulo de atrito interno @ deve ser, no maximo, igual a
30°. Os dados do solo foram considerados conforme Tabela 3-7. A referida norma
afirma ainda que, quando a superestrutura funciona como muro de arrimo dos aterros
de acesso e ndo apresenta juntas intermediarias, como é o caso das pontes integrais,
0s empuxos podem ser considerados auto equilibrados. Isto deve ser condicionado a
verificacdo da hipotese do empuxo existir em apenas uma das extremidades, agindo

isoladamente (com outras forcas horizontais) e para o caso da estrutura em construcao.

Para o estudo das acdes de temperatura, foi considerada a atuagédo do empuxo
em apenas uma das extremidades da ponte, de forma a potencializar os momentos
fletores e deslocamentos longitudinais do tabuleiro devido ao efeito da variacdo térmica.
A Figura 3.35 ilustra a atuacdo do empuxo para as combinac¢des de calculo do efeito

de variacéo térmica:

Figura 3.35 - Atuacdo de empuxo de terra com aterro em apenas uma
extremidade.

Para o estudo das acdes de fluéncia e retracdo, foi considerada a atuacédo do
empuxo nas duas extremidades da ponte, de forma a potencializar os encurtamentos
devido a retragcdo e fluéncia. A Figura 3.36 ilustra a atuacdo do empuxo nas

combinagdes do calculo da fluéncia e retragéao:
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Figura 3.36 - Atuagcdo de empuxo de terra com aterro nas duas extremidades.

3.8.2.3 Frenagem e aceleracéo

A NBR 7187 (2003) em seu item 7.2.1.5 define que a carga de frenagem e
aceleracdo deve ser calculada como uma fracdo das cargas moveis, sem considerar o
impacto. Para pontes rodoviarias, deve-se tomar a carga aplicada na superficie de
rolamento do tabuleiro como sendo igual ao maior dos seguintes valores: 5% do peso
do carregamento do tabuleiro com as cargas moveis distribuidas, excluidos os

passeios, ou 30% do peso do veiculo tipo.

3.8.24 Vento longitudinal

De acordo com a AASHTO (2014), para a direcao longitudinal, sobre a
superestrutura, adota-se 25% da forca de vento que atua na direcdo transversal. Ja

sobre a carga mével adota-se 40% da forca de vento que atua na direcdo transversal.

3.8.25 Retracéo e fluéncia

As ag0Oes de retragdo e fluéncia foram consideradas no modelo do SAP2000,
utilizando-se uma analise linear de etapas construtivas (Staged Construction), na qual
foi adotado o modelo do Eurocode-2 (2004), conforme descrito no item 2.9 do Capitulo
2. O modelo do Eurocode-2 (2004) foi adotado por este apresentar maior facilidade de

aplicacao no software SAP2000.

Como o estudo das etapas construtivas da ponte néo € o objetivo principal deste
trabalho, ndo foram modeladas as etapas executivas da ponte. Portanto foi considerado

gue toda a estrutura da ponte ja estava concretada, no momento do inicio da analise.
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Esta analise levou em consideracdo a passagem do tempo e a execucao de
etapas especificas (aplicacdo de carregamentos) ao longo deste periodo. Portanto, é
uma analise linear fisica do material, porém com ndo linearidade na forma de aplicacao
do carregamento, sendo este aplicado de forma incremental, caracterizando uma
analise dependente do tempo. O periodo total analisado foi de 18.250 dias, equivalente

a um periodo total de 50 anos.

As etapas construtivas foram definidas no software de acordo com a Tabela 3-11,
que informa todas as etapas, com o0s respectivos comandos, duragdes, fatores, etc.,

gue foram aplicados na andlise.

Tabela 3-11 - Analise dependente do tempo inserida no SAP2000.

ETAPA | DURACAO DATA TAREFA FATOR
1 0 0 Adicionar estrutura
2 30 30 -
3 0 30 PESO PROPRIO 1,00
4 20 50 -
5 0 50 PERMANENTE 1,00
6 20 70 -
7 0 70 EMPUXO
8 30 100 -
9 0 100 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
10 0 100 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
11 100 200 -
12 0 200 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
13 0 200 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
14 300 500 -
15 0 500 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
16 0 500 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
17 500 1000 -
18 0 1000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
19 0 1000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
20 1000 2000 -
21 0 2000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
22 0 2000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
23 2000 4000 -
24 0 4000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
25 0 4000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
26 4000 8000 -
27 0 8000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
28 0 8000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
29 8000 16000 -
30 0 16000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
31 0 16000 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO -1,00
32 2250 18250 -
33 0 18250 CARGA MOVEL + ACEL. + VENTO 1,00
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Para as etapas nas quais ha adicdo ou remocdo de parametros no modelo,
cargas, elementos, grupos, etc., a duracao foi arbitrada em 0 (zero) dia. Por outro lado,
nas etapas que possuem duracao em dias diferente de zero, de forma a contabilizar a

passagem do tempo, nenhuma tarefa foi inserida no modelo.

A estrutura foi considerada executada na etapa 1, correspondendo esta etapa a
data zero da analise. Apos 30 dias, foi aplicada a carga de peso proprio a estrutura,
considerando que a ponte alcancou a resisténcia indicada pelo Fc. Na etapa 5, foi
aplicado a carga referente a pavimentacao e barreiras de protecédo. Na etapa 7 ocorreu
a aplicacéo das forcas devido ao empuxo de terra provocado pelos aterros vizinhos aos
encontros da ponte. Na etapa 9, ocorre uma aplicacdo da carga mével e do vento, com
posterior retirada destes carregamentos na etapa 10. A partir de entéo, existe uma
repeticdo dos procedimentos das etapas 9 e 10, intercalados por periodos de tempo

estabelecidos, com o objetivo de simular o efeito ciclico da carga movel e do vento.

As observacdes acima foram utilizadas para definir as combina¢des de calculo
no estudo das acgOes de retracdo e fluéncia em todos os modelos de pontes deste
trabalho. Para tanto, foram adotados duas combinag¢fes: (1) uma considerando as
acOes de fluéncia e retracdo e, (2) a segunda sem a consideracdo destas acdes. As
duas combinacdes possuem as mesmas etapas construtivas e serdo explicadas no

préoximo item.

Os fatores de ponderacao das cargas foram adotados iguais a 1,0. O somatério
de dias de todas as etapas é equivalente a 18250 dias (50 anos), conforme dito
anteriormente. O célculo das deformacbes obtidas a partir desta andlise linear

incremental esta apresentado no Anexo D desta pesquisa.

3.9 Combinacgbes de acobes

Para as analises foram utilizadas as seguintes combinagdes:
a) Variacdo uniforme de temperatura;
b) Gradiente térmico;
c) Combinacéo 1a;

d) Combinacéo 1b;
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e) Combinacéo 2a;
f) Combinacao 2b;
g) Combinagéo frequente 1,

h) Combinacéo frequente 2.

E importante salientar que as acées de fluéncia e retragéo foram consideradas
separadamente das acdes de variacdo térmica. Ou seja, foram criadas combinacdes
das acOes de fluéncia e retracdo com os demais carregamentos, e combinagdes da
acao de variacdo de temperatura com os demais carregamentos. Este procedimento
foi necesséario, uma vez que estas acbes podem atuar com sentidos contrarios, a
depender de fatores construtivos, periodo de constru¢do da ponte etc. Portanto, optou-
se por analisar as acdes de retracao e fluéncia de forma separada das acdes térmicas.

3.9.1 Variacao uniforme de temperatura

Foi considerada uma variagcdo uniforme de temperatura igual a 15°C, atuando
isoladamente, com o objetivo de analisar os deslocamentos longitudinais do tabuleiro e
comparar os valores destes deslocamentos com valores analiticos obtidos pela

Equacéo (2.1).

3.9.2 Gradiente térmico

Nesta combinacédo, foi considerada uma Unica acdo de gradiente térmico de
temperatura equivalente, conforme explicado no item 3.8.2.1, atuando isoladamente,
com o objetivo de analisar os momentos fletores nas longarinas e nas estacas de

fundacéo devido a variacéao positiva de temperatura.
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3.9.3 Combinacao 1

O obijetivo principal desta combinacao é investigar o comportamento das pontes
integrais e convencionais sujeita a uma variagao positiva de temperatura. Para isso, a

combinacéo 1 é dividida em duas combinacdes:

COMB.1a = PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL + TEMPERATURA

COMB.1b = PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL

COMB.1b = FGl + FGZ + FG3 + FQ1 (38)
Onde:

F;,: Peso proprio;
F;,: Cargas permanentes de pavimentacdo, barreiras de protecao etc.;
F;5: Empuxo de terra ocasionado pelos aterros sobre encontros;

Fy,: Carga movel rodoviaria padrdo TB-450 (Item 3.8.1), incluindo a agéo de

frenagem/aceleracao;

Fy,: Gradiente térmico positivo, conforme explicado no item 3.8.2.1.

Na combinacdo la, a acao do gradiente térmico foi considerada junto com o0s
demais carregamentos usuais da ponte. Na combinacao 1b néo foi considerada a acao
do gradiente térmico, sendo considerados apenas 0s demais carregamentos usuais, de
forma a permitir uma analise da ordem de grandeza desta acdo quando comparada as

demais acgoes.

Na combinacao 1 ndo foram consideradas as ac¢des de retracdo e fluéncia. Além
disso, como o objetivo principal desta combinagéo é analisar o comportamento da ponte

em condi¢cdes de servico, ndo foram adotados coeficientes de majoracao de acgdes.
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3.9.4 Combinacéo 2

O obijetivo principal desta combinacao é investigar o comportamento das pontes

integrais e convencionais sujeitas as ac¢oes indiretas de retracao e fluéncia.

Conforme explicado no item 3.8.2.5, as acbes de retracdo e fluéncia foram
consideradas no modelo do SAP2000 utilizando uma combinacao de analise linear de
etapas construtivas (Staged Construction). Para que fosse possivel uma analise correta
destas acoes, foi necesséria a criacdo de duas combinagfes de estagios construtivos:
uma considerando os efeitos de retracdo e fluéncia (Combinacédo 2a) e outra sem a
consideracao de tais efeitos (Combinacao 2b). Além disso, conforme explicado no item
3.7.4, para andlise dessa combinacdes ndo foi realizada a interacéo solo-estrutura do
solo vizinho ao encontro, devido aos movimentos da ponte serem de contracédo,

atuando no sentido contrario ao aterro.

_ COMB.2a = PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL + RETRACAO +
FLUENCIA

COMB.2b = PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL

COMB.2b = FGl + FGZ + FG3 + FQ1 (310)

onde:
F;1: Peso proprio;

F;,: Cargas permanentes de pavimentacéo, barreiras de protecao etc.;
F;3: Empuxo de terra ocasionado pelos aterros sobre encontros;

Fy1: Carga movel rodoviaria padrao TB-450 (Item 3.8.1), incluindo a agdo de

frenagem/aceleracgao;

Fy,: Acao indireta de retracdo conforme explicado no item 3.8.2.5;

Fyp3: Acao indireta de fluéncia conforme explicado no item 3.8.2.5.
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As duas combinacdes possuem o0 mesmo periodo de tempo analisado,
correspondente a 18250 dias. A analise da ordem de grandeza das acfes indiretas de
retracdo e fluéncia foi realizada a partir da comparacéo dos resultados obtidos pelas
duas combinacdes.

Para as combinacdes 2a e 2b também n&o foram adotados coeficientes de

majoracao de acoes.

3.9.5 Combinacéo frequente de servico

As combinacdes frequentes de servico em estruturas de concreto armado séo
usadas na avaliagédo de abertura de fissuras, sendo determinadas pela formulagéo em
sequéncia. Neste estudo, as combinacdes de servico foram utilizadas para
dimensionamento dos aparelhos de apoio, e sdo apresentadas a seguir:

COMB. FREQUENTE DE SERVICO 1:

C.F.1 = FGl + FGZ + FG3 + 0,5 X FQl (311)

COMB. FREQUENTE DE SERVICO 2:

C.F.2 = FGl + FGZ + FG3 + 0,3 X FQ1 + 0,3 X FQZ (312)

Onde:

F;,: Peso préprio;
F;,: Cargas permanentes de pavimentacdo, barreiras de protecao etc.;
F;5: Empuxo de terra ocasionado pelos aterros sobre encontros;

Fy,: Carga movel rodoviaria padrao TB-450 (Item 3.8.1), incluindo a agdo de

frenagem/aceleracéao;

Fy,: Acao do vento longitudinal conforme explicado no item 3.8.2.4.



3.9.6 Resumo das combinacdes

A Tabela 3-12 apresenta o resumo das combinacdes utilizadas:

Tabela 3-12 - Resumo das combinag¢des utilizadas.
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Tipo de
Nome Combinacéo Estudo analisado combinacéo no
SAP2000
Temperatura Acgdo isolada da temperatura uniforme Variagdo uniforme de Linear
uniforme temperatura
Grgd@nte Acdo isolada do gradiente térmico Linear
térmico
COMB. 1a PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL + Gradiente térmico Linear
' GRADIENTE TERMICO
COMB. 1b PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL Linear

PP + PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL +

COMB. 2a FLUENCIA + RETRACAO

Linear incremental

MOVEL

Fluéncia e retracao (estagios
COMB.2b | PP+ PERM + EMPUXO + CARGA MOVEL construtivos)
ELS-Comb PP + PERM + 0,5 x CARGA MOVEL
Frequente. PP + PERM + 0,3 x VENTO + 0,3 x CARGA Aparelhos de apoio Linear
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CAPITULO 4

ANALISE DOS RESULTADOS

Este capitulo apresenta a andlise dos resultados dos modelos de pontes
realizados e a comparagao entre os trés sistemas estruturais: (1) ponte totalmente
integral, com ligacdes monoliticas entre os pilares e tabuleiro e entre o tabuleiro e os
encontros; (2) ponte de encontros integrais, com utilizacéo de aparelhos de apoios entre
os pilares centrais e o tabuleiro e ligacao monolitica entre o tabuleiro e encontros; e (3)
sistema estrutural do tipo convencional, com os trés vaos isostéticos separados por
juntas de dilatacdo. Nos estudos foram utilizados como base para a obtencdo dos
resultados, os modelos analiticos simplificados de célculo e os modelos construidos
através do software SAP 2000, utiizando o Método dos Elementos Finitos,
considerando a interacao solo-estrutura (ISE). Para tanto, foram utilizados como base
para a obtencéo dos deslocamentos e esfor¢cos atuantes as acdes descritas no capitulo
anterior e apresentadas de forma detalhada no Anexo A deste trabalho. Vale ressaltar
que foram consideradas para andlise as combinacfes apresentadas na Tabela 3-12,
do item 3.9.6 e os valores dos esforcos e deslocamentos foram obtidos para as sec¢des

apresentadas na Figura 3.10.

Todos os deslocamentos apresentados neste capitulo estao referenciados com
0s eixos globais apresentados no Capitulo 3, onde Ux representa os deslocamentos na
direcéo global X; Uy representa os deslocamentos na direcao global Y; U representa
os deslocamentos na dire¢éo global Z; Rx representa a rotagdo em torno do eixo X; Ry

representa a rotagcdo em torno do eixo Y; Rz representa a rotagdo em torno do eixo Z.
4.1 Andlise dos efeitos da variacdo de temperatura
4.1.1 Efeito da variagcao uniforme de temperatura

Em uma primeira analise, foi considerada apenas a atuacado da acgao isolada da

variacao uniforme de temperatura, sendo esta uma situacao hipotética, utilizada apenas

para analisar os deslocamentos longitudinais da ponte com o objetivo de investigar a
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influéncia desta acdo sobre o comportamento de pontes integrais e comparar tais

deslocamentos com os obtidos para os modelos de referéncia.

4.1.1.1 Andlise dos deslocamentos longitudinais do tabuleiro

A seguir serdo apresentados os deslocamentos longitudinais para os trés grupos
analisados, obtidos através do Método dos Elementos Finitos (MEF), utilizando-se o
software SAP 2000. Serdo apresentados também os deslocamentos longitudinais
calculados por método analitico (MA), considerando a utilizacdo da Equacéo (2.1), onde
o valor de AT foi considerado igual a 15 °C. Nos modelos do MEF, os deslocamentos

foram obtidos para o eixo médio da longarina.

E importante salientar que o comprimento considerado na Equac&o (2.1) foi a
metade do comprimento total da ponte, uma vez que o meio da ponte é o ponto
indeslocavel. Portanto, os deslocamentos medidos correspondem aos deslocamentos
gue ocorreram nas extremidades da ponte. O alongamento total sofrido pela ponte seria

o valor deste deslocamento multiplicado por dois.

As Tabelas 4-1 a 4-3 apresentam os deslocamentos longitudinais obtidos nas
extremidades da ponte, para os modelos analisados. Foi realizada uma comparagao
entre 0s deslocamentos obtidos através do MEF e os obtidos por procedimentos

analiticos, dada por um fator de divisdo entre os dois.

Tabela 4-1 - Deslocamentos longitudinais obtidos para os modelos do Grupo 01.

GRUPO 1
Alongamento A (m) Eator:
Modelo L (m
( ) AM/.\ AMEF AMEF /AMA
1-PI-36 36,0 0,00267 0,00215 0,80
1-PI-54 54,0 0,00401 0,00300 0,75
1-PI-72 72,0 0,00535 0,00380 0,71

Tabela 4-2 - Deslocamentos longitudinais obtidos para os modelos do Grupo 02.

GRUPO 2
Modelo L m) Alongamento A (m) Fator:
Ava Aver Aver [Ava
2-PEI-36 36,0 | 0,00267 0,00215 0,80
2-PEI-54 54,0 | 0,00401 0,00300 0,75
2-PEI-72 72,0 | 0,00535 0,00370 0,69
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Tabela 4-3 - Deslocamentos longitudinais obtidos para os modelos do Grupo 03.

GRUPO 3
Modelo L (m) Alongamento A (m) Fator:
Ay Aver Awvier IAua
3-PR-36 12,0 0,00089 | 0,00090 1,01
3-PR-54 18,0 0,00134 | 0,00140 1,05
3-PR-72 24,0 0,00178 | 0,00180 1,01

Como se pode observar, os valores analiticos foram em média 33,5 % maiores
do que os alongamentos obtidos através da modelagem numérica (MEF), para os
modelos dos Grupos 01 e 02. Tal fato ocorreu devido a restricAo ao movimento de
expansao da ponte dos referidos Grupos ocasionada pelas estacas de fundacéo e pelo
solo que circunda esta, provocando uma reacao contraria ao movimento de expansao.
Os valores analiticos (MA) obtidos pela Equacéo 2.1 consideram a ponte sem nenhuma
restricdo. Além disso, 0os encontros também provocam restricdes, pois transferem a
reacao do aterro para a superestrutura e sofrem movimentos de rotacdo, contribuindo

para a reducao dos alongamentos.

A existéncia de um tabuleiro continuo, com transversinas intermediarias e de
apoio ligadas monoliticamente as longarinas, também contribuiram para reducéo
destes alongamentos nos modelos dos Grupos 01 e 02, porém verificou-se que esta

influéncia foi menor, quando comparada com a influéncia do solo e das fundacdes.

Outro ponto importante € que os valores dos alongamentos teéricos foram
praticamente idénticos aos deslocamentos obtidos via MEF, em todos os modelos do
Grupo 03, com valores do fator de comparac¢do pouco maiores do que 1,00. Isto se
deve ao fato de que nestes modelos néo existe restricdo aos deslocamentos
longitudinais da ponte, uma vez que possuem aparelhos de apoio e juntas de dilatacao.

O efeito de restricdo dos alongamentos nos modelos de pontes integrais e de
encontros integrais péde ser estimado através do fator que representa a divisao dos
deslocamentos calculados via MEF pelos obtidos de forma analitica (MA). Este fator
variou de 0,69 (ponte com véo igual a 72 metros) até 0,80 (ponte com vao igual a 36
metros), indicando que a ponte com comprimento total igual a 72 metros sofreu uma
maior restricdo, comparada aos demais modelos. Frosch & Lovell (2011) chegaram ao
valor igual a 0,60 para este fator, considerando uma analise conjunta da retracao,

fluéncia e temperatura para diferentes geometrias de pontes integrais.
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A Figura 4.1 apresenta a deformacdo da ponte referente ao modelo 1-PI-36,

devido a variacdo uniforme de temperatura.

Figura 4.1 - Deformacéo longitudinal da ponte 1-PI-36 devido a variacao
uniforme de temperatura (AT=15°C).
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4.1.1.2 Analise dos deslocamentos das estacas e dos encontros

A seguir serdo apresentados os deslocamentos longitudinais nas estacas de
fundacdo e nos encontros, obtidos através do Método dos Elementos Finitos (MEF),
utilizando-se o software SAP 2000, para o caso da acéo isolada da variagdo uniforme
de temperatura. Os deslocamentos foram obtidos apenas para os modelos dos Grupos
01 e 02, uma vez que o grupo de referéncia (Grupo 03) ndo apresentou deslocamentos
significativos, sendo praticamente nulos. As Figuras 4.2 e 4.3 apresentam os graficos
dos deslocamentos nas estacas e nos encontros, para os modelos dos Grupos 01 e 02,

respectivamente.
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Figura 4.2 - Deslocamentos devido a variag&do uniforme de temperatura nas
estacas e encontros (Grupo 1).
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Figura 4.3 - Deslocamentos devido a variagdo uniforme de temperatura nas
estacas e encontros (Grupo 2).
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A partir dos graficos acima é possivel notar a influéncia do comprimento da ponte
sobre os deslocamentos longitudinais originados nas estacas e nos encontros. A
medida que se aumenta o comprimento total da ponte, ha um aumento dos
deslocamentos. Para a ponte com 36 metros de comprimento, o deslocamento do topo
do encontro foi de 2,50 milimetros, para a ponte com 54 metros o deslocamento no topo
do encontro foi de 3,70 milimetros e, por fim, para a ponte com 72 metros este

deslocamento foi de 4,70 milimetros.

Os deslocamentos obtidos para os modelos do Grupo 02 foram praticamente 0s
mesmos que os obtidos para os modelos do Grupo 01, indicando pouca influéncia dos
aparelhos de apoio nas ligacdes entre os pilares centrais e o tabuleiro sobre estes

deslocamentos.

Outro ponto importante a ser observado é que, para cada modelo, existiu um
ponto na estaca de fundacgéo a partir do qual os deslocamentos foram nulos, ou seja, a
estaca tornou-se indeslocavel, indicando que alcancou uma rigidez estaca-solo mais

elevada.

4.1.2 Efeito do gradiente térmico

Em uma segunda analise, foi considerada apenas a atuacdo do gradiente
térmico de forma isolada, sendo esta uma situacao hipotética, utilizada apenas para
analisar os deslocamentos e momentos fletores obtidos a partir deste efeito
isoladamente, com o objetivo de investigar a influéncia desta acdo sobre o

comportamento de pontes integrais.

4.1.2.1 Analise dos deslocamentos longitudinais do tabuleiro

A seguir serdo apresentados os comentarios acerca dos deslocamentos obtidos
para os trés grupos analisados, através do Método dos Elementos Finitos (MEF),
utilizando-se o software SAP 2000. A acdo de gradiente térmico considerada foi a do
procedimento 02, proposto pelo autor e explicado no Capitulo 3 e procedimento de
calculo apresentado no Anexo A deste trabalho.

A acao do gradiente térmico provocou deformacdes, translagdes e rotacbes nos
encontros dos modelos das pontes integrais. Portanto, para as pontes dos Grupos 01
e 02, houve movimentos de alongamento do comprimento da ponte acompanhado de

rotacao de suas extremidades. As deformadas e os valores destes deslocamentos para
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as pontes integrais dos Grupos 01 e 02 estdo apresentadas nas Figuras 4.4 e 4.5. Por
simplificacéo, foram apresentadas apenas as configuracdes deformadas referentes aos

modelos de ponte com véo total igual a 36 metros.

Figura 4.4 - Deformada da ponte integral 1-PI-36, devido a acdo do gradiente
térmico.

No de referéncia

Figura 4.5 - Deformada da ponte integral 2-PEI-36, devido a acéo do gradiente
térmico.

N6 de referéncia
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A partir dos resultados das modelagens em elementos finitos (MEF), para os
modelos dos Grupos 01 e 02 foram avaliados os deslocamentos obtidos no no
localizado no topo do encontro (n6 de referéncia), e que passa pelo eixo central da laje
do tabuleiro.

E possivel constatar que, tanto para os modelos do Grupo 01 quanto do Grupo
02, as pontes integrais apresentaram expansao e rotacdo, com o movimento de
translacdo na dire¢do X e de rotacéo dos encontros em torno da dire¢cédo Y, devido a
acdo do gradiente térmico, os dois efeitos principais a serem analisados nos modelos
de pontes integrais.

O resumo com os valores dos deslocamentos obtidos no né de referéncia para

0os modelos dos Grupos 01 e 02 estdo apresentados na Tabela 4-4:

Tabela 4-4 - Deslocamentos globais dos modelos dos Grupos 01 e 02 para o0 n6
de referéncia.

Deslocamentos globais dos modelos dos Grupos 01 e 02
Modelo Vao (m) Ux (m) | Uy (m) Uz (m) (rzt):i(.) (rZ()j/.) (rzé)
1-PI-36 36,0 -0,0019 0,00 -4,96E-05 0,00 -0,00067 0,00
1-PI-54 54,0 -0,0026 0,00 -6,35E-05 0,00 -0,00085 0,00
1-PI-72 72,0 -0,0033 0,00 -5,19E-05 0,00 -0,00108 0,00
2-PEI-36 36,0 -0,0019 0,00 -4,57E-05 0,00 -0,00067 0,00
2-PEI-54 54,0 -0,0026 0,00 -6,02E-05 0,00 -0,00086 0,00
2-PEI-72 72,0 -0,0033 0,00 -4,82E-05 0,00 -0,00109 0,00

A partir da Tabela 4-4, constata-se que os modelos de pontes referentes ao
Grupo 02 (Pontes de encontros integrais) apresentaram deformacdes e valores de
deslocamentos praticamente idénticos aos dos modelos do Grupo 01, indicando que,
para os deslocamentos medidos nas extremidades das pontes, praticamente ndo houve
influéncia da consideracao do aparelho de apoio na ligacéo dos pilares centrais com o
tabuleiro. Os valores dos deslocamentos longitudinais (Ux) e a rotagdo do encontro (Ry)
foram praticamente idénticos nos dois sistemas estruturais analisado. Os
deslocamentos de translacédo na direcdo Z (Uz) foram tdo pequenos que podem ser
considerados praticamente nulos.

A partir do modelo de elementos finitos (MEF), para os modelos do Grupo 03,
foram medidos os deslocamentos obtidos no né localizado na face superior do vao
isostatico central, e que passa pelo eixo central da laje do tabuleiro, conforme Figura
4.6.
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A Figura 4.6 apresenta a deformacdo da ponte referente ao modelo 1-PR-36,

devido a acéo do gradiente térmico:

Figura 4.6 - Deformada da ponte 3-PR-36, devido a acdo do gradiente térmico.
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Para todos os modelos do Grupo 03, os vaos isostaticos apresentaram flechas no

sentido vertical (Uz) no meio do vao, apresentando uma curvatura das longarinas com

concavidade para baixo, devido a acdo do gradiente térmico. Este foi o principal

deslocamento sofrido nos modelos do Grupo 03, devido a acédo do gradiente térmico.

O resumo com os valores dos deslocamentos obtidos para os modelos do Grupo

03 estdo apresentados na Tabela 4-5.

Tabela 4-5 - Deslocamentos globais dos modelos do Grupo 03 para o né de

referéncia.
Deslocamentos globais dos modelos do Grupo 03
Modelo Véao (m) Ux Uy Uz Rx Ry Rz
3-PR-36 12,0 -7,77E-06 1,44E-07 | 0,0010 | -5,31E-10 -4,16E-09 | 8,02E-11
3-PR-54 18,0 -6,58E-05 4,24E-05 | 0,0017 | 2,26E-06 -2,00E-05 1,10E-06
3-PR-72 24,0 0,00 -1,04E-06 | 0,0032 | 1,10E-06 0,00 0,00

Para efeito de comparacédo, os deslocamentos obtidos no meio do vao atraves

do método numeérico (MEF) para os modelos do Grupo 03, devido ao gradiente térmico,

foram comparados com os deslocamentos calculados pelo método analitico utilizando-

se o Principio dos Trabalhos Virtuais (PTV). O calculo destes deslocamentos encontra-
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se no Anexo B deste trabalho. A Tabela 4-6 apresenta a comparacdo dos

deslocamentos obtidos pelos dois métodos citados:

Tabela 4-6 — Deslocamento vertical no meio do vao dos modelos do Grupo 03
para o né analisado.

GRUPO 03

Flecha no meio do vao devido ao gradiente térmico

Modelo Vé&o (m) Teorico (m) MEF (m) Diferenca (%)
3-PR-36 12,0 0,00112 0,00100 -10,9
3-PR-54 18,0 0,00193 0,00170 -11,9
3-PR-72 24,0 0,00343 0,00320 -6,7

Pode-se observar que os valores obtidos pelo Método dos Elementos Finitos
(MEF) ficaram ligeiramente menores do que os valores obtidos por método analitico,
com diferenca maxima da ordem de 11,90%, para a ponte com trés vaos isostaticos de
18 metros (comprimento total igual a 54 metros). Este valor de diferenca pode ser
considerado aceitavel, uma vez que se espera que 0s deslocamentos obtidos por meio
analitico sejam maiores do que os obtidos por meio numérico computacional, devido as
simplificacbes do primeiro. Além disso, as longarinas e lajes do tabuleiro foram
modeladas com elementos de casca, que permitem uma distribuicdo da rigidez
estrutural da secdo de forma mais realista. Desta forma, estes resultados contribuiram
para validacdo do gradiente térmico adaptado da NBR 7187 (1987) e proposto pelo

autor desta pesquisa.

4.1.2.2 Analise dos momentos fletores nas longarinas

A seguir serdo apresentados os graficos de momento fletor devido ao gradiente
térmico nas longarinas da ponte, obtidos para os trés grupos analisados, através do
Método dos Elementos Finitos (MEF). No SAP2000, os momentos fletores foram
obtidos através de uma integracdo numeérica das tensdes de forma a se obter os
esforcos em cada secédo analisada.

As Figuras 4.7 a 4.9 apresentam os momentos fletores devido a agéo isolada da
temperatura, para os modelos das pontes de 36 metros, 54 metros e 72 metros,

respectivamente.
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Figura 4.7 — Momentos fletores devido a acdo da temperatura para a ponte de 36

metros.
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Figura 4.8 — Momentos fletores devido a acdo da temperatura para a ponte de 54

metros.
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Figura 4.9 — Momentos fletores devido a agcdo da temperatura para a ponte de 72
metros.
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A partir da andlise dos graficos apresentados acima, observa-se que, para todos
0s modelos de pontes dos Grupos 01 e 02, a acdo do gradiente térmico ocasionou
momentos fletores negativos significativos nas regifes das extremidades da ponte,
principalmente na regido dos encontros, onde o0 momento apresenta seu valor maximo,
em modulo. Na regido do vao central, ha uma inverséo do sinal do momento, passando
a se tornar positivo e com menor intensidade do que o momento atuante nas
extremidades.

Os valores dos momentos fletores nas extremidades das pontes dos modelos
dos Grupos 01 e 02 foram bem proximos, com diferenca percentual maxima de 2,80%,
indicando mais uma vez a pouca influéncia dos aparelhos de apoio sobre estes efeitos,
nos modelos do Grupo 02.

Para efeito de comparacéo, os momentos fletores nas extremidades das pontes
do Grupo 01, obtidos via MEF, foram comparados com os obtidos através de
procedimento analitico (MA) com uso da Equacéo (2.2), apresentada no Capitulo 2.
Para isso, foi necessario obter uma variacao linear equivalente para o gradiente térmico
considerado, utilizando-se a Equacao (2.4), também apresentada no mesmo capitulo.

Estes procedimentos de céalculo estdo apresentados no Anexo C deste trabalho.
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A Tabela 4-7 apresenta a comparacdo dos valores tedricos e numeéricos dos
momentos fletores nas extremidades das pontes do Grupo 01, para cada modelo

considerado:

Tabela 4-7 - Comparacao entre momentos fletores nas extremidades da ponte,

MEF x MA.
Modelo Iolr_1|g. Inéri:ia < oo | Teo | T (°C) Mom<}ar-1to Fletor (kN.m)
(m) (m?) linearizada | Analitico MEF
1-PI-36 1,62 | 0,1417 2,21 12,60 | -12,60 25,21 698,6 539,20
1-PI-54 2,12 | 0,3176 3,03 10,11 | -10,11 20,21 959,3 1105,90
1-PI-72 2,12 | 0,3176 3,03 10,11 | -10,11 20,21 959,3 1122,60

A Tabela 4-8 apresenta a diferenca percentual entre os valores obtidos através
de modelo de Elementos Finitos (MEF) em comparag&o com os valores analiticos (MA):

Tabela 4-8 — Diferenca percentual entre valores obtidos com MEF em relacao
aos valores analiticos (MA).

Momento Fletor (kN.m) ]
Modelo Diferenca

Analitico MEF (%)
1-PI-36 698,6 539,2 -22,8
1-PI-54 959,3 1105,9 15,3
1-PI-72 959,3 1122,6 17,0

A partir da comparacéao, é possivel observar que a diferenca percentual maxima
foi de 22,8%, para a ponte com comprimento total igual a 36 metros. Para este modelo
os valores numéricos foram menores do que os analiticos. Para as pontes de 54 e 72
metros os valores numéricos foram maiores do que os valores analiticos. A diferenca
percentual média, em modulo, foi de 18,4%, representando uma diferenca aceitavel,
uma vez que os valores obtidos através do dois métodos possuem ordens de grandezas

préoximas.

A Figura 4.10 apresenta uma vista da face superior do tabuleiro com o gréfico
de tensbes axiais (S11), no modelo do SAP2000, para a ponte 1-PI-36 sujeita a acao
isolada do gradiente térmico.
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Figura 4.10 - Vista superior do tabuleiro apresentando o gréficos da tensdes
axiais S11 (kN/m?).

-1.23

A partir do grafico da Figura 4.10 € possivel notar que a acdo do gradiente
térmico provocou tensdes de tracdo (sinal positivo) na face superior do tabuleiro na
regido das extremidades das longarinas da ponte, e tensdes de compressao (sinal
negativo) no trecho do vao central, em coeréncia com os graficos de momentos fletores

apresentados nas Figuras 4.7 a 4.9.

Para os modelos do grupo de referéncia (Grupo 03), a acdo do gradiente térmico
originou momentos fletores negativos nos vaos isostaticos da ponte, porém, com menor
ordem de grandeza do que os momentos fletores negativos ocasionados nas pontes
dos Grupos 01 e 02. Para a ponte de 36 metros, por exemplo, 0 momento fletor na
ponte de referéncia 3-PR-36 apresentou o valor igual a -183,7 kN.m, no meio do vao.
Para o modelo integral 1-PI-36, 0 momento na extremidade foi igual a -539,2 kN.m e
para 0 modelo 2-PEI-36, este momento apresentou o valor igual a -524,5 kN.m.
Portanto, para a ponte de 36 metros, 0 momento negativo no meio do vao do modelo
de referéncia representou 34% do valor do momento fletor negativo atuante na
extremidade da ponte integral. Estes valores foram de 31,28% e 32,34%, para 0s vao
de 54 metros e 72 metros, respectivamente.

No modelo 3-PR-36 também é possivel observar a existéncia de momentos
negativos nas regides do encontro e dos apoios centrais, com valores iguais a -76,6
kN.m. Apesar deste modelo ser constituido de 03 vaos isostaticos, a ocorréncia de
momentos negativos nestas regides € devido a restricdo do solo sobre os encontros da
ponte e também devido a ligacdo semi-rigida entre as longarinas e transversinas de

apoio e entre longarinas e encontros.
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Por sua vez, a existéncia de um momento fletor negativo no meio dos vaos
isostaticos das pontes convencionais (Grupo 03) pode estar relacionada com o fato do
maior valor de temperatura do gradiente térmico atuar na laje do tabuleiro, sendo este
valor méximo igual a 12,7 °© C, conforme o grafico apresentado no procedimento 02 do
Anexo A. Como a laje do tabuleiro esta totalmente sujeita a uma variacdo de
temperatura igual a 12,7 °C, esta acdo ocasiona tensdes axiais de tracdo na mesa da
secao transversal da ponte e, com isso, a criacdo de uma forca de tracéo a qual provoca

0 aparecimento de um momento fletor negativo, sendo maximo no meio do vao.

4.1.2.3 Analise dos momentos fletores nas estacas

As Figuras 4.11 e 4.12 apresentam os graficos de momentos fletores atuantes
nas estacas de fundacédo, obtidos para os modelos dos Grupos 01 e 02, através do

Métodos dos Elementos Finitos (MEF), devido somente a atuacéo do gradiente térmico.

Figura 4.11 - Momento fletor devido ao gradiente térmico nas estacas dos
modelos do Grupo 1.
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Figura 4.12 - Momento fletor devido ao gradiente térmico nas estacas dos
modelos do Grupo 2.
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Conforme é possivel observar a partir dos graficos, 0s momentos nas estacas
dos modelos do Grupo 02 foram praticamente idénticos aos modelos do Grupo 01, com
diferencas percentuais menores do que 2%, indicando que os dois sistemas estruturais
atuaram praticamente da mesma forma, com relagdo aos momentos fletores atuantes

nas estacas.

Com o aumento do comprimento total da ponte, hda um aumento dos
deslocamentos provocados pela variagéo térmica e, portanto, um aumento do momento
fletor originado pelo gradiente térmico. Para os modelos do Grupo 01, por exemplo, o
momento fletor no topo das estacas € igual a 101,4 kN.m para a ponte de 36 metros,

115,6 kN.m para a de 54 metros e de 151,6 kN.m para a ponte de 72 metros.

E possivel notar também que a maior magnitude de momento fletor ocorre na
parte superior da estaca, e que a partir de determinada cota, aproximadamente 3
metros de profundidade, a estaca apresenta uma inversao nos valores de momento
fletor, mudando de negativo para positivo, até chegar ao valor nulo na regido da sua
ponta. Os maiores valores de momento fletor no topo da estaca sdo devido aos

deslocamentos de translacdo e rotacédo dos encontros da ponte integral e de encontros
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integrais, ocasionados pelo gradiente térmico e que sao transmitidos para as estacas

de fundacao.

Para os modelos do Grupo 03, os valores dos momentos fletores devido a acao
do gradiente térmico foram praticamente nulos. Por esta razdo, o grafico referente a

este grupo nao foi apresentado.

4.1.3 Comparacdao entre as combinacdes lae 1b

Nesta etapa serdo analisadas as envoltorias dos momentos fletores atuantes nas
longarinas, devido as combinacdes la e 1b, explicadas no Capitulo 3. A comparacéo
entre as duas combinac¢des permitird analisar a ordem de grandeza dos momentos

originados devido ao gradiente térmico.

O gréfico € apresentado como envoltoria de esfor¢cos devido a atuacao da carga
movel, com analise das linhas de influéncia, nas duas combinacdes. Portanto, cada
combinacéo é representada por duas linhas, sendo uma de momentos fletores maximos

e outra de momentos minimos.

Por simplificacdo, neste item foram apresentados os graficos de momentos
fletores apenas da ponte com vao total igual a 36 metros, para os 03 sistemas
estruturais analisados. Os graficos das pontes com 54 metros e 72 metros estdo

apresentados no Anexo E deste trabalho.

A Figura 4.13 apresenta a envoltéria de momentos fletores atuantes na longarina
da ponte 1-PI-36.
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Figura 4.13 - Envoltéria de momentos fletores devido & combinacédo 1 do modelo
1-PI-36.
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Analisando-se o gréfico da ponte integral 1-PI-36, a partir da Figura 4.13,
inicialmente é possivel observar a existéncia de momentos fletores negativos nas
regides dos encontros e dos apoios centrais (pilares), devido a continuidade deste
sistema estrutural. Também é possivel observar um aumento no médulo do momento
fletor negativo, na regido do encontro (secdo 1), com a consideracdo da acédo do
gradiente térmico (Combinac¢éo 1a). Para a combinacdo 1b, o momento fletor negativo
na extremidade da ponte é de -1.358,57 kN.m e para a combinac¢éo la, este momento

aumentou para -1.901,90 kN.m, representando um aumento de 40%, em maodulo.

Este acréscimo de momento fletor na extremidade da ponte pode ser observado
através do grafico da Figura 4.7, a qual indica a existéncia de um momento fletor
negativo significativo na extremidade da ponte integral, devido a acdo isolada do

gradiente térmico.

Para a secao S5 (meio do vao central), houve um pequeno aumento no médulo
do momento fletor positivo. Para a combinacdo 1b o momento é igual a 1.285,7 kN.m
e para combinagdo la este momento passou para o valor de 1.361,0 kN.m,
representando um aumento de 5,9%, portanto, com ordem de grandeza bem menor
guando comparado com o efeito ocasionado nas extremidades. Este efeito também

pode ser visualizado no grafico da Figura 4.7, para o trecho do vao central.
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Para as secfes S1 e S5, a acdo do gradiente térmico provoca efeitos
desfavoraveis, porém com ordem de grandezas diferentes. Na secédo S1 (encontros), o
aumento dos moédulos dos momentos fletores chega a ter acréscimos da ordem de
40%, quando considerados os efeitos do gradiente térmico. Tais efeitos sé&o
significativos e devem ser levados em consideracéo para efeito de dimensionamento

das longarinas de pontes integrais.

Por outro lado, para a secdo S2 (meio do vao de extremidade), a acédo do
gradiente térmico ocasionou uma reducdo, em médulo, dos valores dos momentos
fletores positivos. Para a combinacéo 1b, o momento positivo no meio do vao é igual a
1.331,6 kN.m e 1.124,2 kN.m para a combinacéo 1a, representando uma reducédo de
15,6 % no valor deste momento e, portanto, um efeito favoravel e que ndo deve ser

levado em conta, para este caso especifico.

Para as secdes S3 e S4 (pilares centrais), o valor do momento negativo € igual
a-1.773,5 kN.m para a combinacéo 1b e igual a -1.699,1 kN.m para a combinacéo 1a,

representando uma reducéo de 4,2%, em mddulo, no valor do momento negativo.

Portanto, para as secfes S2, S3 e S4 a acdo do gradiente térmico ocasionou
efeitos favoraveis e que ndo deverdo ser levados em consideracdo para efeito de

dimensionamento das longarinas, considerando este caso especifico de analise.

A Figura 4.14 apresenta a envoltéria de momentos fletores atuantes na longarina

da ponte 2-PEI-36, para as combinacdes l1a e 1b.
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Figura 4.14 — Envoltéria de momentos fletores devido a combinacgédo 1 do
modelo 2-PEI-36.

Envoltéria de momentos fletores devido a combinag¢dao 1 no modelo 2-PEI-36
(Ltotal=36m)

-2500

-2000

-1500

-1000

-500

o

500

Momento fletor (kN.m)

1000
1500

2000
-4 0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40
Cota horizontal da ponte (m)

—~Combinag¢do 1la —Combinagdo 1b

Para a ponte de encontros integrais, 2-PEI-36, os valores dos momentos fletores
foram muito préximos dos valores do modelo 1-PI-36, com diferencas menores do que
5,5%. Para este modelo, € possivel observar um aumento no médulo do momento fletor
negativo na regido do encontro (secao 1), com a consideracdo da acdo do gradiente
térmico. Para a combinacgéo 1b, o momento fletor negativo na extremidade da ponte é
de -1.384,06 kN.m e para a combinacdo la, este momento aumentou para —1.908,54

kKN.m, representando um aumento de 37,9%, em maodulo.

Para a secao S5 (meio do vao central), houve um pequeno acréscimo no médulo
do momento fletor positivo, com ordem de grandeza bem inferior ao efeito provocado
na extremidade da ponte. Para a combinacao 1b o momento é igual a 1.336,94 kN.m e
para combinacdo la este momento passou para o valor de 1.435,40 KkN.m,
representando um aumento de 7,4%. Este efeito também pode ser visualizado no

gréfico da Figura 4.7, para o trecho do vao central.

A diferenca entre os modelos 1-PI-36 e 2-PEI-36 é explicada pela existéncia de
aparelhos de apoio nas ligacGes dos pilares centrais com o tabuleiro da ponte neste
segundo modelo. Porém, esta alteragdo no sistema estrutural foi pouco significativa,

havendo um pequeno aumento dos momentos fletores positivos e um pequena reducéo



130

no modulo dos momentos negativos, para 0 modelo do Grupo 02. Esta maior
redistribuicdo do momento positivo, para o Grupo 02, foi devido a auséncia de
continuidade dos pilares centrais com a longarina da ponte e, consequentemente, um
menor momento fletor negativo atuante sobre os pilares do modelo do Grupo 02, devido
a existéncia de aparelhos de apoio, reduzindo a rigidez na ligacdo entre longarinas e

pilares e que existe, de fato, no sistema do Grupo 01.

Nas Figuras 4.15 e 4.16 apresentam-se 0os momentos fletores atuantes nos
pilares centrais, para os modelos dos Grupos 01 e 02, respectivamente, considerando

a combinacéao la.

Figura 4.15 - Momento fletor atuante em pilares centrais da ponte 1-PI-36
(Combinagéao 1a).

M =342 kN.m

Figura 4.16 - Momento fletor atuante em pilares centrais da ponte 2-PEI-36
(Combinacéao 1a).

M= 13,11 kN.m
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E possivel concluir que para as pontes integrais e de encontros integrais, a acio
do gradiente térmico provocou acréscimos de esfor¢os significativos, principalmente
nas extremidades da ponte, representando um efeito desfavoravel e que deve ser
levado em consideracao no dimensionamento das longarinas nestes tipos de sistemas

estruturais.

A Tabela 4-8 apresenta o resumo dos acréscimos percentuais, em modulo, de
momentos fletores na sec¢ao do encontro (se¢éo 1), para todos os modelos dos Grupos
01l e 02.

Tabela 4-8 - Acréscimos de momento fletor na se¢do do encontro.

M, encontro (kN.m)
Modelo AM (%)
Comb. 1a Comb. 1b
1-PI-36 -1901,9 -1358,7 40,0
2-PEI-36 -1908,5 -1384,1 37,9
1-PI-54 -3778,7 -2680,0 41,0
2-PEI-54 -3833,6 -2750,0 39,4
1-PI-72 -5753,7 -4631,1 24,2
2-PEI-72 -5824,1 -4730,9 23,1

Em complemento, foi possivel constatar através da andlise da Tabela 4-8, que
com o aumento do comprimento total da ponte, ocorreram acréscimos dos momentos
fletores negativos no encontro. Tal fato aconteceu devido ao aumento dos
carregamentos usuais, tais como cargas permanentes, sobrecargas etc. e do aumento
dos esforcos provocados pelos efeitos térmicos, sendo estes proporcionais ao
comprimento da ponte. A Tabela 4-8 indica também uma reducdo da variacdo
percentual do momento, conforme aumento do comprimento total da ponte, indicando
que os efeitos de variagdo de temperatura tornam-se menos preponderantes em

relacdo as acOes diretas, a medida que o comprimento é aumentado.

A Figura 4.17 apresenta a envoltéria de momentos fletores atuantes na longarina

da ponte de referéncia 3-PR-36, para as combinac¢fes la e 1b.
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Figura 4.17 - Envoltéria de momentos fletores devido & combinacédo 1 do modelo
3-PR-36.
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Para este sistema estrutural, a acdo do gradiente térmico provoca o
aparecimento de momentos fletores negativos nos vaos isostéaticos, conforme explicado

no item 4.1.2.2 e que pode ser observado na Figura 4.7.

Analisando-se o grafico da ponte de referéncia (3-PR-36), a partir da Figura 4.17,
inicialmente € possivel observar, para a combinacdo 1lb, a existéncia apenas de

momentos fletores positivos, atuando em cada um dos vaos isostaticos da ponte.

A influéncia da acdo do gradiente térmico provoca a reducdo dos momentos
fletores positivos no meio do vdo. Para a combinacédo 1b, o momento maximo no meio
do vao é igual a 2.405 kN.m e, para a combinacao la, temos o valor de 2.221,1 kN.m,
representando uma reducao de 7,6% no modulo do momento fletor. Portanto, trata-se
de um efeito favoravel e que, para este modelo especifico, ndo deve ser considerado
para efeito de dimensionamento das longarinas. Para a ponte de 54 metros, esta
reducédo foi de 5,7% e para a ponte de 72 metros a reducao foi de 3,8%. Os gréficos

dos modelos de referéncia das pontes de 54 e 72 metros encontram-se no Anexo E.

Conforme comentado no item 4.1.2.2, o gradiente térmico da origem a momentos

negativos nos vaos isostaticos da ponte convencional 3-PR-36. Na regido dos



133

encontros e sobre 0s apoios centrais, este momento possui valor igual a -76,6 kN.m
(Combinacdo 1la), sendo um momento com baixa ordem de grandeza, quando
comparado com o momento positivo do meio do vao. Reforga-se aqui que a existéncia
deste momento € devido a restricdo do solo nos encontros da ponte e também devido
a ligacao semi-rigida entre longarinas e transversinas e entre longarinas e encontros.
Na regido do meio do vao isostatico, 0 momento negativo ocasionado pelo gradiente

térmico é igual a — 183,7 kKN.m, representando um efeito favoravel.

Portanto, pode-se concluir que o efeito do gradiente térmico para os modelos
estudados nao provocou efeitos desfavoraveis significativos nas pontes convencionais,

guando comparado com os efeitos provocados nas pontes dos Grupos 01 e 02.

4.2 Analise dos efeitos da fluéncia e retracao

Para evidenciar a influéncia dos efeitos reologicos do concreto nas pontes
integrais, foram criadas duas combinacdes, utilizando-se duas abordagens diferentes
para andlise estrutural: (1) combinacdo 2a e (2) combinacdo 2b. Na segunda,
combinacgédo 2b, utilizou-se o procedimento convencional de analise elastica, onde as
propriedades nao variam com a idade do concreto. A combinacédo 2a, dita reoldgica,
considera a influéncia das propriedades reolégicas do concreto, levando-se em
consideracao as acdes de fluéncia e retracédo, conforme explicado no Capitulo 3.

4.2.1 Comparacao entre as combinacdes 2a e 2b

Nesta etapa serdo analisados os momentos fletores atuantes nas longarinas,
devido as combinacdes 2a e 2b. A comparagdo entre as duas combinag¢des permitira
analisar a ordem de grandeza dos momentos fletores originados nas longarinas devido

os efeitos de retracéo e fluéncia.

Conforme explicado no Capitulo 3, para o caso das combinacdes 2a e 2b, a
carga movel teve que ser modelada como um carregamento estatico equivalente,
devido a limitag6es de modelagem no SAP 2000, para o tipo de combinac¢éo de estagios
construtivos considerada. Devido a isto, foi realizada uma andlise das linhas de

influéncia de momento fletor sendo o trem-tipo posicionado nas posi¢cdes que
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tornassem minimos 0os momentos na secdo do encontro (se¢cdo S1) e maximos 0s
momentos na secdo do meio do vao de extremidade da ponte (secédo S2). Essas foram
as duas secdes de interesse para a analise dos efeitos de retracdo e fluéncia sobre os

momentos fletores das longarinas.

Por simplificacdo, serdo apresentados os graficos de momentos fletores apenas
da ponte com comprimento igual a 36 metros, para os 03 sistemas estruturais
analisados. Os graficos das pontes com 54 metros e 72 metros estdo apresentados no
Anexo E deste trabalho.

A Figura 4.18 apresenta o grafico de momentos fletores atuantes na longarina
da ponte 1-PI-36, para as combinacdes 2a e 2b. Além disso, o grafico também
apresenta os momentos fletores devido as acdes de fluéncia e retragdo agindo
isoladamente, representado pela linha vermelha.

Figura 4.18 - Grafico de momentos fletores devido a combinacgao 2 para o
modelo 1-PI-36.
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A partir do gréfico da Figura 4.18, é possivel observar que o principal efeito
desfavoravel das acdes de retracdo e fluéncia, na ponte integral, aconteceu na sec¢ao
S2 (meio do vao de extremidade). Houve um aumento no valor do momento fletor
positivo no meio do vao, com o valor passando de 1.435,9 kN.m (combinacgao 2b) para

1.558,1 KN.m (combinacéo 2a), representando um acréscimo de 8,5%.
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O grafico da acao isolada de retracéo e fluéncia demonstra bem este efeito,
indicando o surgimento de momentos fletores positivos nas extremidades da ponte até
proximo da regido dos apoios centrais. Este grafico apresenta sentido contrario aos dos
momentos fletores ocasionados pela agéo isolada do gradiente térmico, apresentados
na Figura 4.7. Na regiao do vao central, o grafico do momento fletor devido as acfes
de fluéncia e retracdo apresenta valores negativos de pequena ordem de grandeza.
Além disso, € valido lembrar que a se¢do dos apoios centrais e do vao central ndo
representam sec¢des de interesse devido aos motivos ja explicados.

Para o caso da secdo S1 (encontros), ocorreu uma reducdo no modulo do
momento negativo de extremidade, com a consideracdo das acdes de fluéncia e
retracdo. Para a combinacdo 2b, este momento é igual a -1.402,80 kKN.m e para
combinagao 2a este momento possui valor igual a -1.083,1 kN.m. Portanto, ocorreu um
decréscimo de 22,8%, representando um efeito favoravel da acdo de fluéncia e retracéo
e que, portanto, ndo deve ser levado em consideracdo no dimensionamento das
longarinas deste modelo.

A Figura 4.19 apresenta o grafico de momentos fletores atuantes na longarina

da ponte 2-PEI-36, para as combinacdes 2a e 2b.

Figura 4.19 - Gréafico de momentos fletores devido a combinacéo 2 para o
modelo 2-PEI-36.
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Para a ponte de encontros integrais, 2-PEI-36, os valores dos momentos fletores
das se¢bes S1 e S2 ficaram muito proximos dos valores do modelo 1-PI-36, com
diferencas menores do que 4,1%. No caso, as duas sec¢des apresentaram momentos
ligeiramente maiores, em modulo, para o caso do modelo do Grupo 2. Tal fato pode ser
explicado pela maior redistribuicdo dos momentos fletores no tabuleiro para o caso do
Grupo 2, devido a auséncia de ligacdo monolitica dos pilares centrais com o tabuleiro,

para este caso, havendo uma reducgéo da rigidez na ligagao longarina-pilar.

A partir do gréfico da Figura 4.19, é possivel observar que o principal efeito
desfavoravel das acles de retracdo e fluéncia, na ponte de encontros integrais do
Grupo 02, aconteceu na secdo S2 (meio do vao de extremidade). Houve um aumento
no valor do momento fletor positivo no meio do vao, com o valor passando de 1.472,6
kKN.m (combinacdo 2b) para 1.609,4 kN.m (combinagdo 2a), representando um
acréscimo de 9,3%.

Para o caso da secdo S1 (encontros), ocorreu uma reducdo no modulo do
momento negativo de extremidade. Para a combinacdo 2b, este momento é igual a -
1.437,5 kKN.m e para combinag&o 2a este momento possui valor igual a -1.127,2 kN.m.
Portanto, ocorreu uma reducéo de 21,6%, representando um efeito favoravel da acéo
de fluéncia e retracdo e que, portanto, ndo deve ser levado em consideracdo no
dimensionamento das longarinas deste modelo.

Portanto, para os dois tipos de sistemas integrais analisados, as ac¢des da
fluéncia e retracdo provocaram efeitos desfavoraveis no meio do vao de extremidade
da ponte (secdo S2), provocando acréscimos de momentos fletores significativos. Para
a secao do encontro (secédo S1), o efeito foi favoravel, acarretando em reducédo do
maddulo dos momentos negativos.

A Figura 4.20 apresenta o grafico de momentos fletores atuantes na longarina

da ponte 3-PR-36, para as combinacdes 2a e 2b.
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Figura 4.20 - Grafico de momentos fletores devido a combinagao 2 para o
modelo 3-PR-36.

Envoltéria de momentos fletores devido a combinag¢dao 2 no modelo 3-PR-36

Momento fletor (kN.m)
[y
[=}
(=1
o

-4 0 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40
Cota horizontal da ponte (m)

—~Combinacgdo 2a Combinacdo 2b —Retragdo e Fluéncia

A partir do grafico da Figura 4.20, é possivel observar que as acdes de fluéncia
e retragdo provocam o aparecimento de momentos fletores positivos em cada um dos
vaos isostaticos. Houve um acréscimo no valor do momento fletor positivo no meio do
vao, com o valor passando de 2.579,8 kN.m (combinacdo 2b) para 2.639,2 kN.m
(combinacao 2a), representando um acréscimo de apenas 2,3%. Portanto, para a ponte
de referéncia, este efeito desfavoravel possui uma ordem de grandeza menor, quando
comparada aos efeitos provocados nas sec¢des analisadas nos modelos dos Grupos 01
e 02. O gréfico da acdo isolada de retracdo e fluéncia demonstra bem este efeito,
indicando o surgimento de momentos fletores positivos com pequena ordem de
grandeza, no meio dos vaos isostaticos.

A Tabela 4-9 apresenta o resumo dos acréscimos percentuais, em modulo, de
momentos fletores na se¢cdo do meio do vao de extremidade (se¢ao S2), para todos os

modelos dos Grupos 01 e 02.
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Tabela 4-9 - Acréscimos de momento fletor na secdo S2.

M,secédo S2 (kN.m)
Modelo AM (%)
Comb. 2a Comb. 2b
1-PI-36 1558,1 1435,9 8,5
2-PEI-36 1609,4 1472,6 9,3
1-PI-54 3175,5 2963,1 7,2
2-PEI-54 3265,1 3027,8 7,8
1-PI-72 5130,0 4908,3 4,5
2-PEI-72 5278,6 5026,5 50

A partir da analise da Tabela 4-9, € possivel observar uma diminuicdo da

variacdo do momento fletor na se¢cdo S2 com o aumento do comprimento da ponte.

A Tabela 4-10 apresenta o resumo dos acréscimos percentuais, em maédulo, de
momentos fletores na secdo do meio dos vaos isostaticos, para os modelos do Grupo
03:

Tabela 4-10 - Acréscimos de momento fletor no meio dos vaos isostaticos dos
modelos do Grupo 03.

M, meio v&o (kN.m)
Modelo AM (%)
Comb. 2a Comb. 2b
3-PR-36 2639,2 2579,8 2,3
3-PR-54 5455,9 5360,0 1,8
3-PR-72 8655,1 8537,1 14

Para o caso da sec¢édo S1, vimos que o efeito das acdes de fluéncia e retracao
agiu favoravelmente, aliviando os momentos negativos nos encontros. Porém, vale
ressaltar que este efeito ocorreu particularmente para os modelos descritos neste
trabalho, uma vez que todos eles representam pontes de concreto armado
convencional, ou seja, sem a protensdo. E fato que, caso as longarinas fossem
protendidas, o sentido dos graficos dos momentos fletores devido a fluéncia poderia
apresentar configuracdo diferente ou até mesmo inversa dos apresentados nos
modelos aqui descritos, conforme apresentado nas Figuras 2.25 e 2.26 do Capitulo 2.
Portanto, poderao haver situacdes em que os efeitos reoldgicos ocasionem resultados
desfavoraveis nas extremidades das pontes integrais, principalmente quando estas

foram compostas por longarinas protendidas.
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Diante disto, com o objetivo de conhecer a ordem de grandeza da influéncia dos
efeitos reoldgicos nas secfes de extremidade da ponte, a Tabela 4-11 apresenta as
variagfes percentuais, em modulo, de momentos fletores ocorridas na se¢édo S1, para

0s modelos de pontes integrais.

Tabela 4-11 - Variagéo percentual de momento fletor na se¢éo S1, para os
modelos de pontes integrais.

M,secédo S1 (kN.m)
Modelo AM (%)
Comb. 2a. Comb. 2b.
1-PI-36 -1083,1 -1402,8 -22,8
2-PEI-36 -1127,2 -1437,5 -21,6
1-PI-54 -1995,5 -2566,6 -22,3
2-PEI-54 -2068,5 -2624,8 -21,2
1-PI-72 -3677,0 -4304,9 -14,6
2-PEI-72 -3814,3 -4420,5 -13,7

A partir da andlise da Tabela 4-11, € possivel observar uma reducdo de momento
fletor em até 22,8%, para o caso do modelo 1-PI-36. As alteracdes percentuais
indicadas apresentam valores maiores do que as sofridas pela secdo S2, conforme
Tabela 4-9. Tal fato evidencia uma maior influéncia dos efeitos reologicos nas
extremidades das pontes integrais, conforme explicado no item 2.8 deste trabalho,
devendo ser consideradas no dimensionamento quando ocasionarem efeitos

desfavoraveis.

A partir da Tabela 4-11, também foi possivel observar uma diminuicdo desta
variagao percentual do momento fletor com o aumento do comprimento da ponte, da
mesma forma que o observado para o caso da se¢ao S2, visto na Tabela 4-9. Conforme
comentado no item 4.1.3, isto pode ser explicado pelo fato de que com o aumento do
comprimento total da ponte, os valores dos esforcos originados pelas acdes diretas tais
como peso proprio, sobrecarga etc. também aumentam tornando a variacdo de
momento ocasionada pelos efeitos de retracéo e fluéncia menos preponderantes, com

0 aumento do vao.
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4.2.2 Analise das deformacdes provocadas pelas acdes de fluéncia e
retracao

Neste item, as deformacdes especificas de encurtamento provocadas pela
fluéncia e retracdo foram obtidas utilizando-se o0 método analitico do Eurocode 2 (2004),
conforme apresentado no item 2.9 do Capitulo 2, e comparadas com as deformacdes

obtidas do modelo numérico computacional (MEF).
A deformacéo especifica total tedrica de encurtamento sofrida pela extremidade
da ponte foi obtida de maneira aproximada, utilizando-se a Equacéo 4.1:

& = (€cs + €0+ €2) " L (4.1)

Onde:

&cs: Deformacéo especifica de encurtamento devido a retracao;

&cc: Deformacéo especifica de encurtamento devido a fluéncia;

€e: Deformacéo especifica de encurtamento devido a agédo do empuxo de terra;

L: Distancia da extremidade da ponte até o ponto do tabuleiro que nado sofre
deslocamento (comprimento total da ponte dividido por 2).

O célculo das parcelas de cada deformacdo especifica bem como dos
respectivos encurtamentos foi realizado para o tempo final da andlise, considerando o
periodo “t” igual a 18250 dias. O calculo detalhado dos encurtamentos de acordo com
o Eurocode 2 (2004), para cada um dos modelos considerados, encontra-se no Anexo
D deste trabalho.

A Tabela 4-12 apresenta os valores das deformacbes especificas de
encurtamento sofridas pela extremidade da ponte devido as acdes de fluéncia e

retracdo, obtidos através dos métodos analiticos e numéricos.
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Tabela 4-12 - Comparacao dos encurtamentos nas extremidades da ponte entre
0s métodos analitico e numérico.

Encyr_tamento Encurtamento

Modelo teor'ACO (m) numérico (m) A (%) KAT?AR:

MA AMEF MEF MA

(Eurocode)

1-PI-36 -0,006543 -0,005100 -22,1 0,78
2-PEI-36 -0,006552 -0,005100 -22,2 0,78
3-PR-36 -0,002984 -0,003550 19,0 1,19
1-PI-54 -0,010989 -0,008000 -27,2 0,73
2-PEI-54 -0,011069 -0,008000 -27,7 0,72
3-PR-54 -0,005353 -0,006300 17,7 1,18
1-PI-72 -0,017988 -0,011500 -36,1 0,64
2-PEI-72 -0,018574 -0,011600 -37,5 0,62
3-PR-72 -0,010116 -0,011450 13,2 1,13

Os valores dos encurtamentos obtidos via MEF foram extraidos diretamente do
modelo realizado no SAP 2000, referente a andlise da combinacao 2a, que considerou

os efeitos reoldgicos.

A ultima coluna da Tabela 4-12 indica um fator de divisdo entre os encurtamentos
obtidos através do método numérico (MEF) e os obtidos através de procedimento
analitico (Eurocode 2, 2004).

Para os modelos 1-PI-36 e 2-PEI-36, o fator apresentou valor igual a 0,78. Para
0s modelos 1-PI-54 e 2-PEI-54 foi obtido o valor igual a 0,73 e 0,72, respectivamente.
Para os modelos 1-PI-72 e 2-PEI-72, foi obtido um fator igual a 0,64 e 0,62,
respectivamente. Portanto, os modelos 1-PI-72 e 2-PEI-72 apresentaram as maiores
diferencas percentuais entre os métodos, chegando a 37,5%. Como pode-se observar,
em todos os modelos dos Grupos 01 e 02, os deslocamentos obtidos através do método
numeérico foram menores do que os obtidos analiticamente, com valores do fator

menores do que 1 (um).

Tal fato pode ser explicado devido a existéncia de uma maior restricdo das
pontes integrais e de encontros integrais (Grupos 01 e 02) aos movimentos de
encurtamento provocados pela retragdo e fluéncia. Esta maior restricdo € devido o
impedimento ao movimento provocado pelas estacas de fundacéo, pelos encontros e
pelo solo localizado ao redor destes elementos. Portanto, era esperado que o0s
deslocamentos obtidos via MEF para os modelos dos Grupos 01 e 02 fossem menores
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do que os obtidos através do método analitico, uma vez que este Ultimo considera uma
estrutura sem restricdo. Frosch & Lovell (2011) chegaram ao valor igual a 0,60 para
este fator em modelos de pontes integrais, considerando uma andlise conjunta da
retracdao, fluéncia e temperatura para diferentes geometrias de pontes. Portanto, os
valores obtidos para os modelos dos Grupos 01 e 02 estdo coerentes com os resultados

esperados.

O modelo 3-PR-36 apresentou diferenca percentual entre os métodos analitico
e numérico igual a 19%. Os modelos 3-PR-54 e 3-PR-72 apresentaram diferencas
percentuais entre os meétodos analitico e numérico iguais a 17,7% e 13,2%,
respectivamente. Em todos os modelos do Grupo 03, os deslocamentos obtidos através
do método numérico foram maiores do que os obtidos analiticamente, com valores do
fator superiores a 1,00. As diferencas percentuais citadas podem ser consideradas

como aceitaveis, uma vez que a diferenca percentual média foi de 16,6%.

Ao contrario dos sistemas integrais, a ponte convencional apresenta liberdade
de movimentagcdo devido a existéncia de aparelhos de apoio nas ligacdes entre o
tabuleiro com os pilares e com os encontros da ponte, permitindo livre movimentacao
de encurtamento. Este comportamento se aproxima mais das equacdes analiticas de

calculo, uma vez que estas consideram que a estrutura ndo sofra restricoes.

A titulo de ilustracdo, a Figura 4.21 apresenta a deformacédo de encurtamento
sofrida pela ponte 1-PI-36, devido a combinacéo 2a, para o periodo final da andlise (t =
18250 dias).

Figura 4.21 — Deformacéao de encurtamento da ponte 1-PI-36, devido a Comb. 2a,
em milimetros.
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4.2.3 Analise dos deslocamentos verticais na secdo S2 da longarina

Neste item, serdo analisados os deslocamentos verticais obtidos na sec¢ao S2,
ou seja, secdo de meio do vao de extremidade da ponte. Os deslocamentos foram
obtidos a partir do resultado do modelo nhumérico em MEF, para as combinacdes 2a e
2b, com o objetivo de determinar a influéncia das acdes de fluéncia e retracao sobre os

deslocamentos da ponte ao longo do tempo.

Por simplificacdo, os graficos apresentados neste item se referem a ponte com
comprimento total igual a 36 metros. Os graficos das pontes com L=54 metros e L=72

metros estdo apresentados no Anexo E.

As Figuras 4.22 e 4.23 apresentam os deslocamentos verticais obtidos no né

502 da secéo S2 da ponte 1-PI-36, para as combinac¢des 2a e 2b, respectivamente.

Figura 4.22 - Flecha na secé&o S2 da ponte 1-PI-36, para a combinacao 2a
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Figura 4.23 - Flecha na se¢&o S2 da ponte 1-PI-36, para a combinacao 2b.
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A Figura 4.24 apresenta o grafico da variacdo dos deslocamentos verticais
obtidos ao longo do tempo no né 502 da se¢do S2 da longarina, para as combinacdes
2a e 2b, para a ponte 1-PI-36.

Figura 4.24 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 1-PI-36 ao longo do

tempo.
Influéncia da Fluéncia e Retracao nos deslocamentos do modelo 1-PI-36
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Os valores dos deslocamentos verticais foram extraidos no n6 do elemento finito
do modelo da longarina. O eixo das abscissas representa as etapas da analise, de
acordo com a Tabela 3-11 apresentada no item 3.8.2.5, e 0 eixo das ordenadas
representa os deslocamentos verticais no né considerado, em milimetros. O formato
senoidal dos deslocamentos a partir de certa etapa representa a aplicacdo ciclica do

carregamento moével e da acdo horizontal do vento.

A partir do gréfico, nota-se um aumento progressivo do deslocamento ao longo
da duracéo da andlise, para o caso da combinacao 2a, com a consideracao dos efeitos
reologicos. Por outro lado, o grafico do deslocamento vertical para a combinacao 2b,
mostra que a flecha se torna praticamente constante ao longo do tempo, oscilando
apenas devido ao efeito ciclico do carregamento mével e da acdo de vento. Esta
combinacdo apresenta um aspecto estaciondrio dos deslocamentos, uma vez que nao

considera os efeitos reoldgicos.

O comportamento da curva da combinacéo 2a possui semelhanca com o grafico
da Figura 2.22, apresentada no Capitulo 2. Esta concluséo € resultado do processo de
deformacéo por fluéncia e retragéo explicado no item 2.7 do mesmo capitulo. Portanto,
o deslocamento vertical no centro do vao tende a um valor limite constate ao término

da andlise.

Esse deslocamento ocorre com o sinal negativo (sentido para baixo do eixo
vertical global Z do modelo), o que evidencia que a deformacéo reolégica amplifica os
deslocamentos ocasionados pelo peso proprio e demais carregamentos verticais, uma

vez que neste trabalho nao foi considerado o efeito da protenséo.

A partir do grafico da Figura 4.24, pode-se observar o efeito das acbes de
fluéncia e retracdo sobre as flechas obtidas na secdo S2 da ponte integral. Para a
combinacéo 2a, o deslocamento final, apos 18250 dias, apresentou valor igual a -10,8
milimetros. Para a combinacao 2b, a flecha obtida, ap6s 0 mesmo periodo de tempo,
foi de -5,4 milimetros. A amplificagdo dos deslocamentos, considerando-se os efeitos

reologicos, foi de 101%.

Dividindo-se o deslocamento da combinacéo 2a pelo obtido pela combinacéo 2b,
obteremos o coeficiente reoldgico de fluéncia e retracdo, considerado no calculo dos

deslocamentos diferidos. Para este caso, o valor deste coeficiente é igual a 2,01.
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O gréafico demonstra também que o deslocamento vertical logo nas primeiras
etapas da analise, na combinacao 2a, é superior ao da combinacgéao 2b, indicando que
as influéncias da fluéncia e retracédo séo expressivas desde curtos periodos de tempo,
quando da andlise dos deslocamentos verticais.

Para efeito de comparacéo, a seguir serdo apresentados os graficos da variacao
dos deslocamentos verticais obtidos ao longo do tempo na se¢édo S2 da longarina, para

as combinacdes 2a e 2b, para os modelos 2-PEI-36 e 3-PR-36.

As Figuras 4.25 e 4.26 apresentam os graficos da variagdo dos deslocamentos
verticais obtidos ao longo do tempo na secdo S2 da longarina, para os modelos 2-PEI-

36 e 3-PR-36, respectivamente.

Figura 4.25 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 2-PEI-36 ao longo do
tempo.

Influéncia da Fluéncia e Retragao nos deslocamentos do modelo 2-PEI-36
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Figura 4.26 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 3-PR-36 ao longo do
tempo.

Influéncia da Fluéncia e Retracdo nos deslocamentos do modelo 3-PR-36
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Os graficos dos deslocamentos dos modelos 2-PEI-36 e 3-PR-36 (Figuras 4.25
e 4.26) apresentam as mesmas caracteristicas do grafico da Figura 4.24, referente ao
modelo 1-PI-36. Nota-se um aumento progressivo do deslocamento ao longo da
duracdo da analise, para 0 caso da combinag¢do 2a. Por outro lado, o grafico do
deslocamento vertical para a combinacédo 2b torna-se estacionario, a partir de certo
periodo. A Tabela 4-13 apresenta os deslocamentos verticais (em milimetros) obtidos
no meio do vdo de extremidade (se¢do S2), no né localizado na face inferior da
longarina, para todos os modelos estudados. Os deslocamentos foram obtidos ao final

da analise das combinacfes 2a e 2b, ou seja, apds o periodo de tempo de 18250 dias.
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Tabela 4-13 - Deslocamentos verticais no meio do vao de extremidade (se¢é&o
S2) para “t” igual a 18250 dias.

Modelo Deslocamentos verticais (mm) Fator:
Combinacéo 2a | Combinacdo 2b | Comb.2a/Comb.2b
1-PI-36 -10,8 -5,4 2,0
2-PEI-36 -111 -5,6 2,0
3-PR-36 -19,3 -11,5 1,7
1-PI-54 -19,4 -10,6 1,8
2-PEI-54 -20,1 -11,0 1,8
3-PR-54 -37,9 -23,1 1,6
1-PI-72 -45,3 -27,3 1,7
2-PEI-72 -47,1 -28,5 1,6
3-PR-72 -96,6 -59,9 1,6

A Ultima coluna da Tabela 4-13 representa um fator de divisdo entre os

deslocamentos obtidos pela Combinagao 2a sobre os obtidos pela Combinagéao 2b.

O grafico da Figura 4.27 a seqguir apresenta o fator de amplificacdo dos
deslocamentos verticais devido aos efeitos reoldgicos de fluéncia e retracéo, indicando

a influéncia do sistema estrutural e do comprimento da ponte.

Figura 4.27 - Influéncia do sistema estrutural e do comprimento da ponte sobre
os deslocamentos ao longo do tempo.
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A partir dos dados fornecidos pela Figura 4.27, nota-se que, para as pontes com
L=36 metros e L=54 metros, o fator de amplificacdo dos deslocamentos foi
significativamente maior nos modelos dos Grupos 01 e 02, ou seja, hos modelos com
sistemas integrais e de encontros integrais, quando comparados com o0 respectivo
modelo de referéncia do Grupo 03. Por exemplo, para o modelo 1-PI-36, o fator de
amplificacéo € igual a 2,0, sendo o maior valor entre todos os modelos. O modelo 2-
PEI-36 apresentou fator igual a 2,0, estando igual ao do modelo do Grupo 01. Por outro
lado, para o modelo 3-PR-36, o fator apresentou valor igual a 1,7, ou seja, 16,92%
menor do que o modelo do Grupo 01. Os modelos da ponte com L=36 metros
apresentaram 0s maiores valores para o fator de amplificacdo dos deslocamentos,

comparando-se cada sistema estrutural individualmente.

Para o modelo 1-PI1-54, o fator de amplificacéo é igual a 1,8. O modelo 2-PEI-54
apresentou fator igual a 1,8. Ja o modelo 3-PR-54 apresentou fator igual a 1,6, ou seja,
9,84% menor do que o modelo do Grupo 01. Portanto, para a ponte com L=54 metros
houve uma reducao na diferenca entre os fatores dos modelos integrais em relagcéo aos

obtidos no modelo de referéncia.

Para a ponte com L=72 metros, todos o0s sistemas estruturais apresentaram
fatores muito préximos: 1,7 para o modelo 1-PI-72; 1,6 para o modelo 2-PEI-72 e 1,6
para o modelo 3-PR-36. A diferenca entre 0 modelo do Grupo 01 para o do Grupo 03
foi de apenas 3,01%. Também para a ponte L=72 metros foram obtidos os menores

valores, de cada sistema estrutural, para o fator de amplificacdo dos deslocamentos.

Os fatos constatados acima podem indicar uma provavel reducédo da influéncia
dos efeitos reolégicos da fluéncia e retracao sobre os deslocamentos verticais da ponte,
com o aumento do comprimento. Os valores dos fatores de amplificacdo dos efeitos
reologicos dos modelos dos Grupos 01 e 02 tenderam a se aproximar mais dos valores
obtidos para os modelos convencionais do Grupo 03, conforme se aumentou o
comprimento total da ponte. Além disso, esses valores também se tornaram cada vez
menores com 0 aumento do véo.

Neville (2016) aponta que diversas pesquisas mostraram que, de fato, os efeitos
de retracao e fluéncia sdo menores em elementos estruturais com maiores dimensoes.
Segundo o autor, isso provavelmente decorre dos efeitos de retracdo e do fato da
fluéncia na superficie ocorrer em condicdes de secagem e, portanto, ser maior do que

no interior do elemento, onde as condi¢des se aproximam da cura de grandes massas
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de concreto.

A constatacdo da influéncia do vao relatada acima é limitada, abrangendo
apenas 0s modelos e vaos considerados neste trabalho. Um namero maior de modelos
e estudos devera ser realizado, inclusive com a consideragéo do efeito da protensao,

para que seja possivel uma melhor compreenséo deste efeito.
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CAPITULO 5

CONCLUSOES E SUGESTOES

5.1 Conclusdes
5.1.1 Analise dos efeitos da temperatura

A seguir sdo apresentadas as conclusdes obtidas nesta pesquisa, apos
realizacdo de um estudo para comparacdo entre os momentos fletores e
deslocamentos gerados em tabuleiro de pontes de trés sistemas estruturais diferentes:
(a) sistema de ponte integral; (b) sistema de ponte com encontros integrais e (c)
sistema de ponte convencional, considerando o solo como arenoso. Por fim séo

apresentadas as sugestdes para trabalhos futuros.

Considerando uma variagao uniforme de temperatura, constatou-se que para 0s
modelos dos Grupos 01 e 02 os deslocamentos obtidos nas extremidades da ponte via
MEF foram menores do que os obtidos através de procedimentos analiticos,
demonstrando que houve uma restricdo nestes modelos aos deslocamentos
longitudinais de expanséo, provocada pelo solo, pelas fundacdes e pelos encontros.
Este efeito p6de ser medido através de um fator que variou de 0,69 a 0,80. Os
resultados desta andlise foram considerados satisfatorios e também contribuiram para

a calibracdo dos modelos em elementos finitos.

Ainda para o caso da variacdo uniforme de temperatura, foi possivel notar a
influéncia do comprimento da ponte sobre os deslocamentos longitudinais originados
nas estacas e nos encontros. A medida que se aumentou o tamanho do comprimento
total da ponte, houve um aumento dos deslocamentos. Foi possivel indicar que, para o
caso do Grupo 02, houve pouca influéncia dos aparelhos de apoio sobre estes
deslocamentos, obtendo-se resultados de deslocamentos muito proximos dos modelos
do Grupo 01.

Para o caso da acgéo isolada do gradiente térmico, também foi possivel constatar
esta pouca influéncia dos aparelhos de apoio nas ligagdes entre os pilares centrais e 0
tabuleiro para os modelos do Grupo 02. Além disso, observou-se que nos modelos de
pontes integrais o gradiente térmico provocou um movimento de expanséo da ponte,

com rotagdo e translacdo de suas extremidades. Para os modelos de referéncia (Grupo
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03), os deslocamentos obtidos via MEF apresentaram resultados pouco menores do
gue os obtidos através de métodos analiticos, com diferenca percentual maxima de

11,9%, demonstrado resultado satisfatorio para o Método dos Elementos Finitos (MEF).

Para os modelos dos Grupos 01 e 02, a acdo do gradiente térmico originou
momentos fletores negativos significativos nas regides de extremidades da ponte,
principalmente na regido dos encontros, onde 0 momento apresentou seu valor maximo
em modulo. Tais momentos foram comparados com procedimentos analiticos de

calculo, obtendo-se bons resultados, com ordens de grandeza proximas.

Através da analise das combinacfes la. e 1b. foi possivel observar que os
acréscimos percentuais de momentos fletores negativos nas extremidades da ponte
chegou ao valor maximo de 40%, para o modelo 1-PI-36 e de 23,1% para o0 modelo 2-
PEI-72. O valor médio percentual do acréscimo foi de 34,3%. Também foi constatado
um aumento dos momentos negativos na regido do encontro, com o aumento do
comprimento total da ponte. Tais resultados evidenciam a importancia da consideracao
dos efeitos térmicos no dimensionamento de tabuleiros de pontes integrais de concreto

armado.

Para os modelos de pontes convencionais, a acdo do gradiente térmico provocou
o aparecimento de momentos fletores negativos nos vaos isostaticos, tratando-se de
um efeito favoravel, em sua maior parte, e com baixa ordem de grandeza, quando

comparados com os efeitos provocados nas pontes de sistemas integrais.

5.1.2 Anédlise dos efeitos de retracao, fluéncia e deslocamentos

Com relacédo aos efeitos de fluéncia e retracdo, para os dois tipos de sistemas
integrais estudados, analisando-se as combinacdes 2a e 2b, contatou-se que as acdes
de fluéncia e retragéo provocaram efeitos desfavoraveis no meio do vao de extremidade
da ponte (sec¢do S2), provocando acréscimos de momentos fletores significativos, com
variacdo percentual maxima de 9,3%. Para a se¢do do encontro (se¢édo S1), este efeito
foi favoravel, acarretando em reducdo do modulo dos momentos negativos, com
variacao percentual maxima de 22,8%. Entretanto, apesar de favoraveis, foi constatada
uma maior influéncia dos efeitos reoldgicos nas extremidades das pontes integrais. O
fato do efeito ser favoravel ou desfavoravel ira depender do tipo de acdo e sistema
construtivo considerado. Desta forma, podera haver situacdes que estes efeitos

deveréo ser levados em consideracao no projeto de pontes integrais.
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Também foi possivel observar uma diminuicdo da variacdo do momento fletor na
secdo S1 com o aumento do comprimento da ponte, indicando que, para este estudo,
os efeitos reoldgicos da retracdo e fluéncia diminuiram com o aumento do comprimento

da ponte.

Para os modelos de referéncia, as acdes de retracédo e fluéncia ocasionaram o
surgimento de momentos fletores positivos com pequena ordem de grandeza no meio

dos vaos isostaticos da ponte.

Com relacdo ao estudo das deformacBes especificas de encurtamento
provocadas pelas acdes de fluéncia e retracdo, foi constatada a existéncia de uma
maior restricdo aos deslocamentos horizontais da extremidade do tabuleiro para os
modelos de pontes integrais e de encontros integrais (Grupos 01 e 02). Esta maior
restricdo € devido ao impedimento ao movimento provocado pelas estacas de fundacgao
e pelo solo localizado ao redor destes elementos e dos encontros. Os deslocamentos
obtidos via MEF para os modelos dos Grupos 01 e 02 foram menores do que os obtidos
através do método analitico, uma vez que este Ultimo considera uma estrutura sem

restricdo. Os resultados foram considerados satisfatorios e dentro do esperado.

Para os modelos de referéncia nao foi constatada esta restricdo. Inclusive, para
estes modelos, os deslocamentos de encurtamento obtidos pelo MEF foram maiores

do que os obtidos por métodos analiticos.

Por fim, analisando-se as flechas no meio dos vaos de extremidades de cada
modelo, para as combinac¢des 2a e 2b, foi possivel constatar que o fator de amplificacao
das deformacdes foi sempre maior para os modelos de pontes integrais e de encontros
integrais, evidenciando que para estes tipos de sistemas estruturais, os efeitos da
fluéncia e retracdo sao mais significativos e devem ser levados em consideragdo no
projeto. Em complemento também foi observado uma reducédo dos efeitos reoldgicos
com o aumento do comprimento da ponte, fato este que ainda precisa ser mais bem

estudado com um numero maior de modelos.
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5.2 Sugestdes paratrabalhos futuros:

Como trabalhos futuros, recomenda-se:

— Desevolver modelos com utilizacdo de vigas protendidas, para verificacdo dos
esforcos ocasionados pelos efeitos de retracdo, fluéncia e variacdo de
temperatura neste tipo de sistema estrutural, além da verificacdo das perdas de

protensao;

— Estudar os efeitos de temperatura em pontes para as condi¢des climaticas do
Brasil, com a consideracao de variacdes negativas de temperatura, de forma a

provocar deformacdes de encurtamento sobre o tabuleiro;

— Abordar outras tipologias de pontes integrais: utilizacao de vigas pré-fabricadas,
fundacBes em estacas metalicas, fundacdes diretas, pontes com apenas um vao

ou dois etc.;

— Desenvolver modelos adicionais sob o comportamento de pontes integrais com
relacéo aos efeitos de variacao de temperatura, retracéo e fluéncia considerando

outros tipos de solo, como por exemplo, solos argilosos;

— Realizar estudos para elaboracéo de reabilitacdo de pontes existentes com a
aplicacao do conceito de ponte integral, eliminando-se as juntas e promovendo-

se a continuidade estrutural;

— Andlise de pontes integrais curvas e esconsas.
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ANEXO A - CARGAS ATUANTES NA SUPERESTRUTURA

A.1 Acdes Verticais

A NBR 8681 — AcOes e Seguranca nas Estruturas — Procedimento (ABNT, 2003)
esclarece quais acdes devem ser consideradas nos projetos de pontes, classificando-
as em permanentes, variaveis e excepcionais.

A seguir serdo apresentados os calculos de cada uma das a¢fes consideradas
neste trabalho, para cada modelo analisado.

A.1.1Peso Proéprio

Refere-se ao peso dos componentes da superestrutura (lajes, longarinas,
transversinas e encontros) que compdem a ponte. A norma NBR 7187 (ABNT, 2003)
estabelece que deve ser tomado como peso especifico minimo para estruturas de
concreto armado ou protendido o valor de 25 KN/m3.

A partir da definicdo da geometria dos elementos estruturais bem como do
material constituinte e suas propriedades, o peso proprio € calculado de forma

automatica pelo programa SAP 2000.

A.1.2 Sobrecarga permanente

Nesta pesquisa, 0s elementos considerados como sobrecarga permanente sao:

pavimentacdo, barreiras de protecdo e guarda-corpo.

A NBR 7187 (ABNT, 2003) aponta que deve ser adotado como peso especifico
do material empregado no pavimento o valor minimo de 24 kN/m3, devendo-se ainda
prever uma carga adicional de 2 kN/m2 para um possivel recapeamento. A carga total
de pavimentagao considerada foi de 3,92 kN/m?, considerando-se uma espessura de

pavimento constante igual a 8 centimetros, por simplificacao.
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Figura A.1 - Distribuic&do da carga de pavimentacao sobre laje do tabuleiro. (Cotas
em cm)

40 1220 40
I 392 ||
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A barreira de protecdo destina-se a manter o veiculo no interior da via, servindo
de anteparo caso ocorra algum acidente. Foi adotada a barreira de protecao do tipo

New Jersey, cuja secao transversal € mostrada na Figura A.2.

Figura A.2 - Barreira de protecédo adotada
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Sabendo-se que a area da secao transversal é de 0,232 m2 e adotando-se o
peso especifico do concreto armado de 25 kN/m3, a carga longitudinal a ser
considerada para a barreira é de 5,80 KN/m.

O guarda-corpo destina-se a protecdo dos transeuntes. A partir das medidas
usuais especificadas pelo DNIT, é usual a utilizacéo do valor igual a 1,00 kN/m para a

carga de guarda-corpo, sendo este valor o adotado neste trabalho.
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Figura A.3 - Distribuicdo da carga devido a defensa e guarda-corpo. (Cotas em
cm)
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A.1.3 Carga Movel

Para a analise dos carregamentos foi considerada a carga movel rodoviaria
padrdo TB-450 que é definida pela NBR 7188 (2013) como sendo um veiculo tipo de
450 kN, que é composto por um veiculo com seis rodas (75 kN por roda) dispostas em
trés eixos afastados entre si de 1,50 m e area de ocupacédo de 18,00 mz2, circundado
por uma carga distribuida uniforme (p) de 5,00 kN/mz2, conforme apresenta a Figura A.4.

Figura A.4 - Disposicao das cargas estaticas
Segdo AA P2
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Fonte: NBR 7188 (2013)

A carga movel deve assumir qualquer posicéo ao longo de toda a pista rodoviaria
com as rodas na posicdo mais desfavoravel, inclusive em acostamentos e faixas de
seguranca. A carga distribuida deve ser introduzida nas regiées mais desfavoraveis

para a analise de cada elemento estrutural.
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Os resultados Q e q séo as cargas concentradas e distribuidas, respectivamente,
nos quais sao os valores de carga moével iguais aos caracteristicos ponderados pelos
coeficientes de impacto vertical (CIV), do niumero de faixas (CNF) e de impacto
adicional (CIA), definidos como:

Q = P CIV CNF CIA (A.1)

q=p CIV CNF CIA (A.2)

a) Coeficiente de impacto vertical

O coeficiente de impacto vertical (CIV) majora os carregamentos concentrados
P e distribuidos g no dimensionamento das pecas estruturais. O coeficiente aumenta a
carga estatica a partir do efeito de amplificacdo dindmica da carga em movimento e a
suspensdo de veiculos. E definido como:

CIV = 1,35V Liv < 10m (A.3)

ClV =1 + 1,06( )VZOO < Liv < 10 m (A.4)

Liv + 50

Onde:
Liv = Comprimento do vao, expresso em metros (m).
b) Coeficiente de nimero de faixas
O coeficiente de numero de faixas (CNF) ajusta os valores das cargas méveis a
partir do nimero de faixas definido na secéo transversal da ponte. O coeficiente leva
em conta a probabilidade da carga movel ocorrer em fungéo do nimero de faixas.

CNF =1 - 005(n — 2) > 0,9 (A.5)

Onde:

n = Numero inteiro de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um
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tabuleiro transversalmente continuo. Acostamentos e faixas de seguranca ndo sao
faixas de trafego na rodoviaria. Todos 0os modelos deste estudo possuem 2 faixas de
trafego, portanto:

CNF=1-10052-2) =10

c) Coeficiente de impacto adicional

O coeficiente de impacto adicional (CIA) majora os esforcos em funcao de
imperfeicdes ou descontinuidades da superestrutura para se¢cdes com afastamento
inferiores a 5 metros desses pontos. Para o caso em questédo foi considerado para toda

a estrutura. Para obras em concreto ou mistas o valor do coeficiente CIA é igual a 1,25.
d) Cargas distribuidas e concentradas finais:

O programa SAP 2000 considera a carga de multiddo nos locais de aplicacao
das cargas pontuais do trem-tipo, ou seja, considera a carga de multiddo abaixo do
veiculo, o que nao é previsto na norma brasileira.

Diante disto, € necessario um artificio para corrigir o valor do carregamento
movel, recalculando-se as cargas P (carga por roda) e p (carga de multiddo), reduzindo-
se da carga do veiculo a carga de multidao situada abaixo dele, para consideracéo de

um trem tipo homogeneizado, conforme apresentado a seguir:

P_75kNx6—(5><3><6)
B 6

p = 5kN/m? (A7)

= 60 kN/roda (A.6)

Por fim, sdo apresentados na Tabela A-1 os valores para as cargas finais da
carga P (valor por roda) e da carga p, multiplicadas pelo coeficiente de impacto, para
cada modelo analisado.
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Tabela A-1 - Valores finais das cargas moveis

Vo Total cifinal | P (epn‘:rkrﬁ;’a' b (kN/m?)
36 m (03 vaos de 12m) 1,68 100,8 8,40
54 m (03 véos de 18m) 1,64 98.4 8,20
72 m (03 véos de 24m) 1,61 96,6 8,05

Com relagdo ao posicionamento transversal do trem tipo homogeneizado, as
rodas do veiculo sdo separadas de 2,00 m e devem ter afastamento, no minimo, de 50
centimetros da barreira de protecéo, sendo aplicado na posi¢cdo mais desfavoravel da

linha de influéncia de reagfes transversais da longarina, conforme Figuras A.5 e A.6:

Figura A.5 — Posic¢ao do trem-tipo na sec¢ao transversal.

Figura A.6 — Linha de influéncia de reacao transversal para a longarina.
60 kN 60 kN

\ \L
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iy

300 | 700 | 300
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A.2 Acdes Horizontais

A.2.1 Gradiente térmico

Este estudo utilizou as recomendacdes da NBR 6118 (2014) e da NBR 7187
(1987) para a consideracdo da carga térmica. Foram considerados dois casos de
andlise para a acdo da temperatura: (1) uma variagdo uniforme de temperatura; e (2)

um gradiente térmico. Os dois casos foram analisados separadamente.

A.2.1.1 Variacao uniforme

Neste trabalho foi considerada uma variacdo uniforme de +15°C, tal como

recomendacdes das normas citadas anteriormente.

A.2.1.2 Variagcao nao uniforme

Neste trabalho, foram analisados dois procedimentos diferentes para
consideracao da variacdo ndo-uniforme de temperatura, baseados no diagrama de
distribuicdo apresentado pela NBR 7187 (1987), apresentado no item 2.6.2, e no
modelo de El Debs & Takeya (2009). A partir da comparacéo dos dois procedimentos,

adotou-se pelo procedimento 2. Os procedimentos serdo apresentados a seguir:

e Procedimento 1:

Neste procedimento, foi considerado o gradiente térmico proposto pela NBR
7187:1987, apresentado no item 2.6.2 deste trabalho. Para modelagem deste gradiente
no SAP 2000, foi necessario a implementacao de diagramas de variaces uniformes de
temperatura para cada camada da secéo transversal da ponte, de forma a compor um
gradiente térmico final equivalente ao proposto pela norma brasileira.

Este procedimento simplificado foi necessario devido ao fato de o programa SAP
2000 nédo modelar o gradiente térmico ao longo da altura da viga, quando da utilizacao
de elementos do tipo casca para modelagem. Para estes tipos de elementos finitos, o
programa soO permite utilizar um gradiente de temperatura ao longo da espessura do

elemento de casca (largura da viga), que ndo é o caso.
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A Figura A.7 apresenta a composicdo do gradiente térmico da NBR 7187:1987
através de uma composicdo de variacdes uniformes de temperatura com areas

equivalentes, para cada camada da altura da secao transversal analisada:

Figura A.7 — Procedimento 01
a) Secéao transversal; b) Gradiente térmico proposto pela NBR 7187 (1987); c)
Modelagem do gradiente térmico.

PROCEDIMENTO 01
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Para a laje do tabuleiro, foi considerada uma temperatura uniforme igual a

13,5°C. Esta temperatura foi aplicada em toda a extensao da laje.

e Procedimento 2:

Esta segunda metodologia trata-se de um gradiente térmico adaptado pelo autor,
conforme apresentado na Figura A.8.
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Figura A.8 — Procedimento 02
a) Secdo transversal; b) Gradiente térmico proposto; c) Modelagem do gradiente
térmico.
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Para este procedimento, também foi realizada uma modelagem do gradiente de
temperatura proposto através de uma composicdo de diagramas uniformes de
temperatura, distribuidos nos respectivos elementos finitos do modelo.

Pode-se notar que neste caso, a variacao de temperatura atribuida para a face
superior da secao transversal foi igual a 12,7 °C, correspondendo a amplitude térmica
para a cidade de Natal/RN, conforme Tabela 3-10 no item 3.8.2.1, sendo este valor de
variacdo térmica mais representativo para a regido estudada. Foi considerado que a
ponte foi executada durante a estacao de inverno, portanto, a variacao de temperatura
€ positiva.

Além disso, os valores de variacdo de temperatura para a alma da viga ndo foram
considerados nulos em nenhum trecho da secdo transversal, diferentemente do
proposto pelo procedimento 1. Na realidade, foram adotados valores mais condizentes
com o proposto por El Debs & Takeya (2009), conforme apresentado na Figura 2.21 do
item 2.6.2 do Capitulo 2.
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A comparacao entre as duas metodologias apresentadas foi realizada apenas

para a ponte integral com vao total igual a 36 metros (1-PI-36), sendo esta suficiente

para validacdo da metodologia. A seguir, é apresentado o resultado de momentos

fletores, para os procedimentos 1 e 2, levando-se em consideragcédo apenas a atuacao

da acéo do gradiente térmico agindo isoladamente:

Tabela A-2 - Comparacéo entre os procedimentos 1 e 2 para calculo dos
momentos fletores devido ao gradiente térmico.

Secao Cota |Combinacéo Método M (kN.m) D'f%/‘j)”‘?a
Procedimento 1 -582,9
SCUT1 Encontro 0,0 Gradiente - -7,50
Procedimento 2 -539,2
Meio primeiro . Procedimento 1 -229,0
SCUT2 ~ 6,0 Gradiente - -10,40
vao Procedimento 2 -205,2
Procedimento 1 168,0
SCUT3 Apoio 11,5 Gradiente - -3,25
Procedimento 2 162,5
. . Procedimento 1 82,4
SCUT4 Apoio 12,5 Gradiente - -10,24
Procedimento 2 74,0
L . Procedimento 1 77,8
SCUT5 | Meio vao central 18,0 Gradiente - -4,24
Procedimento 2 74,5

O procedimento 2 foi adotado para consideracao do gradiente de temperatura

sobre a estrutura da ponte. A justificativa pela escolha do segundo método é devido ao

fato de este representar melhor os valores de variacdes térmicas para a cidade de

Natal/RN. Além disso, o procedimento 2 apresentou valores muito préoximos do

proposto pela norma, com valores médios 7,13% menores do que o procedimento 1.

A.2.2Empuxo de terra

A NBR 7187:2003 admite que, por simplificacdo pode ser suposto que o solo

nao apresente coesao (areias) e que ndo haja atrito entre o terreno e a estrutura,

desde que as solicitacOes estejam a favor da seguranca. O peso especifico do solo

deve ser no minimo igual a 18 kN/m?3 e o angulo de atrito interno @ deve ser, no

maximo, igual a 30°. Os dados do solo foram considerados conforme Tabela 3-7 do

item 3.7.4, apresentada no Capitulo 3.
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Os valores dos coeficientes de empuxo ativo (Ka) e passivo (Kp) séo:

2 o @
K, =tg (45 - 7) = 0,333 (A.8)

()
K, = tg? (45° + 7) =3 (A.9)

Figura A.9 - Distribuicao simplificada do empuxo de terra.

Fonte: Adaptado de Burke (2009).

O valor da pressao de empuxo atuante na cortina p, mostrado na Figura A.9
pode ser obtido pela Equacgéo A.10:

p=K,xyxH=0,33x%18x 3,00 = 17,82 kN/m?2 (A.10)

onde:

Ka: coeficiente de empuxo ativo; y: peso especifico do solo;

H: profundidade em metros (altura da cortina).

A acado do empuxo foi atribuida como carga linear triangular sobre as paredes
dos encontros através da aplicacédo de for¢as nodais no modelo em elementos finitos
do SAP 2000, conforme Figura A.10 a seguir.



Figura A.10 - Carga Triangular de Empuxo sobre o Encontro.
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A.2.3 Carga de frenagem e/ou aceleracao
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De acordo com a NBR 7188 (2013), as forcas horizontais devido a frenagem e/ou

aceleracédo aplicadas no nivel do pavimento sdo um percentual da carga caracteristica

dos veiculos aplicados sobre o tabuleiro, na posicdo mais desfavoravel.

A NBR 7187 (2003) em seu item 7.2.1.5 define que a carga de frenagem e

aceleracdo deve ser calculada como uma fracdo das cargas mdveis, sem considerar o

impacto. Para pontes rodoviarias, deve-se tomar a carga aplicada na superficie de

rolamento do tabuleiro como sendo igual ao maior dos seguintes valores: 5% do peso

do carregamento do tabuleiro com as cargas moveis distribuidas, excluidos os

passeios, ou 30% do peso do veiculo tipo.

Considerando-se uma ponte classe 45, comprimento variavel conforme o modelo

e sua largura de 13,0 m, calcula-se a maior acao horizontal a considerar devido ao

trafego de veiculos.

F> Faceteragio = 5% .5.L.13,00
~ (Frrenagem = 30% .450 = 135 kN

Onde:

(A.11)

L = Comprimento concomitante da carga distribuida g, expresso em metros (m),

variavel para cada modelo.
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Logo, deve-se considerar 0s seguintes valores para cada modelo analisado:

Tabela A-3 - Valor adotado para forca de frenagem/aceleracdo para cada

modelo.
Largura F acel. Valor Adotado
L (m) (r?]) (kN) F fren. (kN) (KN)
36 13,0 117,0 135,0 135,0
54 13,0 175,5 135,0 175,5
72 13,0 234,0 135,0 234,0

Para os modelos do grupo de referéncia (Grupo 03), no qual a ponte analisada
possui 03 vao isostéticos separados por junta de dilatacdo, foi considerado o valor de
135 kN aplicado no centro geométrico do tabuleiro de cada um dos trés vaos
isostaticos, sendo este o valor mais desfavoravel para este modelo.

A acao de aceleracao e frenagem foi aplicada no modelo do SAP 2000 como
uma carga concentrada horizontal, atuando na posicéo central do tabuleiro, conforme
Figura A.11.

Figura A.11 - Modelagem da carga de aceleracdo no SAP2000

A

1.: N X

135 kN
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A.2.4 Carga de vento

O vento € uma acdo dinamica que incide sobre a estrutura da ponte
preponderantemente no plano transversal a secdo da ponte, sendo preconizado pela
NBR 7187 (2003) que esta acao deve ser avaliada pela NBR 6123 (1988).

A NBR 6123 (1988) trata as acdes devido ao vento como cargas estaticas,
considerando uma velocidade basica dimensionada a partir de uma rajada 3 segundos,
excedida em meédia uma vez em 50 anos.

A acéo do vento foi considerada atuando apenas no sentido longitudinal do

tabuleiro.

A.2.4.1Vento longitudinal:

De acordo com a AASHTO (2014), para a direcao longitudinal, sobre a
superestrutura, adota-se 25% da forca de vento que atua na direcdo transversal. Ja
sobre a carga mével adota-se 40% da forca de vento que atua na direcdo transversal.

Para o caso da ponte em estudo, o comprimento total da ponte variou conforme
modelo analisado. A superestrutura apresenta altura de 1,62 m para o modelo de ponte
com vao total igual a 36 metros e altura de 2,12 metros para os demais modelos (vaos
totais de 54 e 72 metros).

A pavimentacao foi considerada com espessura média de 0,08 m, as barreiras com
0,87 m de altura e foi considerado um veiculo com altura de 2,00 m. A determinacao
das ac¢@es horizontais devido ao vento longitudinal € apresentada a seguir:

Para a ponte descarregada tem-se:

Fdescarregada =25% - ( Cq- Q) -L-(H+0,87) (A.12)

A pavimentacao foi considerada com espessura média de 0,08 m e as barreiras
com 0,87 m de altura. A determinacdo das acOes horizontais devido ao vento
longitudinal € apresentada a seguir:

Onde:

H é a altura da superestrutura;

L é o véo total da ponte;
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Ca é o coeficiente de arrasto, calculado de acordo com a NBR 6123:1980 e
variou conforme o modelo;
g € a pressao dinamica da ponte, calculada de acordo com a NBR 6123:1980 e

variou conforme o modelo.

Para a ponte carregada tem-se:

Fearregada = 25% + (Cq-q) - L - (H +0,08) + 40% - (C5-q) - L - 2,0 (A.13)

A Tabela A-4 apresenta o resumo das ac¢des consideradas para cada modelo:

Tabela A-4 - Forca longitudinal estatica do vento considerada.

Forc¢a longitudinal do vento (kN)
Véo Total Ca |q (kN/m?) Ponte Ponte
descarregada carregada
36 m (03 vaos de 12m) | 1,20 0,46 11,49 22,61
54 m (03 vaos de 18m) | 1,25 0,43 21,56 38,93
72 m (03 vaos de 24m) | 1,25 0,43 28,74 51,91

A acéo longitudinal do vento foi aplicada no modelo do SAP, considerando-se a

uma carga concentrada no centro geométrico do tabuleiro.

A.2.5Retracéo e fluéncia

As acoes de retracdo e fluéncia foram consideradas no modelo do SAP 2000,
utilizando-se uma analise linear incremental de etapas construtivas (Staged
Construction), na qual foi adotado o modelo do Eurocode-2 (2004), conforme descrito
no item 3.8.2.5.

Foram considerados os seguintes parametros para consideracdo do modelo do
Eurocode-2 (2004) no SAP2000:

Classe do cimento: Classe N;
Umidade relativa do ar = 80% (INPE);

Espessura ficticia (ponte com véo total L=36 m):



ar;
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32 (A.14)

Espessura ficticia (pontes com vao totais iguais a L=54 m e L=72 m):

A; 4,62
h0=2><7:2><

= 027m
34 (A.15)

kh = 0,75
(A.16)

Onde:
Ac = Area da sec&o transversal da peca;

u = Parte do perimetro externo da secédo transversal da peca em contato com o
kn : Coeficiente que depende da espessura ficticia da peca;
Coeficiente de retracdo BsH = 5;

Inicio da retracdo = 7 dias;

Idade de aplicacdo do carregamento (peso préprio) = 30 dias.
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ANEXO B - CALCULO DOS DESLOCAMENTOS DEVIDO
AO GRADIENTE TERMICO ATRAVES DO PRINCIPIO DOS
TRABALHOS VIRTUAIS

Pelo Principio dos Trabalhos Virtuais (PTV), pode-se calcular os deslocamentos
em uma estrutura isostatica sujeita a uma variacdo ndo-uniforme de temperatura,

através da equacao:
Po=aT, Ay+ 220 4
IR e h M (B.1)
Onde Ay e Ay sé@o os diagramas de esforco normal e de momento fletor no

estado de carregamento (PTV).

A partir disto, calcula-se o deslocamento no meio do vao das pontes isostaticas
referentes aos modelos do Grupo 03. Foi considerada uma variagdo ndo uniforme de

temperatura seguindo os valores do gradiente térmico proposto neste trabalho:

Figura B.1 - Célculo de deformacdo no meio do vao

Te=12,7°C
///—Tﬁﬁx\\
A ’ B
L T,=25°C JAN

L
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Para ponte ¢/ L=36 m (3 vaos isostaticos de 12m) tem-se o seguinte estado de

carregamento:
Figura B.2 — Aplicagao do PTV para ponte de 36 metros

A ]_ A

0.5 'I:”T F],S T;

L
1

' L=12m

-3 Tr.m

T~

AN W JAN

STIITIIIT

Como Ay = 0, teremos a parcela a.T,. Ay = 0, logo:

(25-12,7) (=312 B
><< )z +1,122 x 1073m

— -6
§=1(99.1075) x T >

(B.2)

Para ponte ¢/ L=54 m (3 vaos de 18 m), tem —se 0 seguinte estado de

carregamento:

Figura B.3 — Aplicacdo do PTV para ponte de 54m

JAN JAN
0,5 T':T F=1T, \Lo,s T,

T

L=18m

45 T,m

T

A ;
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Portanto:

(2,5-12,7) 9 (—4,5 -18

6§ =1(99-107%) x > = +1,93x1073m

2,12 2 (B.3)
Para a ponte ¢/ L=72 m (3 vaos de 24m):
Figura B.4 — Aplicacdo do PTV para ponte de 72m
VAN JAN
05 T:”I” F=1T, lo,s T
¢ L=24m '
-6 Tem
|
|
|
I
AN W JAN
Logo:

§=(99-1075) x

(25-127) (—6 .24

= X -3
212 > > +3,43 X 107> m

(B.4)
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ANEXO C - CALCULO DOS MOMENTOS DE
ENGASTAMENTO DEVIDO AO GRADIENTE TERMICO

O calculo do momento de engastamento perfeito nas extremidades de uma viga
biengastadas sujeita a uma variagdo ndo uniforme de temperatura, segundo

Timoshenko (1983), é realizado através da equacao:

E-T-a-(t;—t
=y = £

(C.1)

Conforme a NBR 7187 (ABNT, 1987) sugere, € possivel realizar uma
linearizagcdo da variagdo ndo uniforme de temperatura. Segundo El Debs &

Takeya (2009) esse procedimento pode ser executado através da expressao:

oo
AT, = 7 f () 7 dA c2)

S= fT(y)-y-dA (C.3)

Onde:
A: Area da secéo transversal;
I: Momento de inércia em relacdo ao C.G. da secao;

y =y —Yys (Ordenada medida a partir do C.G. da secéo);

y,. Distancia do C.G. da sec¢éo a borda inferior.

C.1 Calculo das propriedades geométricas

El Debs & Takeya (2009) utilizam o valor de largura colaborante proposto pelo
item da 14.6.2.2 da NBR 6118:2014 para o calculo da linearizacdo da temperatura.
Nesta pesquisa, foi adotado o valor igual a 1,00 m para a largura da laje do tabuleiro,
sendo este valor utilizado apenas para o calculo do parametro S. Para célculo do

momento de inércia da longarina, foi utilizado o valor igual a 0,40 m para a largura.
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C.2 Calculo dalinearizacdo do gradiente térmico

Este procedimento foi realizado apenas para os modelos do Grupo 01, uma vez
que a diferenca percentual entre valores de momentos dos Grupos 01 e 02 foi de
apenas 1,45%. Além disso, para o modelo do Grupo 03 o valor teérico do momento em
sua extremidade é nulo.

A sequir, foi realizado o célculo do parametro S, considerando-se o gradiente
térmico do Procedimento 2 apresentado no item A.2.1.2 deste Anexo, conforme Figura
A.8.

A Tabela C-1 apresenta o procedimento de célculo do parametro S e da variacao
de temperatura linear equivalente, realizado através de integral calculada por somatério

sucessivo:

Tabela C-1 - Célculo do par@metro S e da lineariza¢gdo da variagdo térmica.

Modelos do grupo 01
H , .
Inércia _ , AT (°C)

Modelos | long. Y S Ts (°C Ti (°C

(mg)] (m%) ° y C) (C) linearizada
1-PI-36 1,62 |0,1417|0,8100| 0,8100 | 2,21 12,60 -12,60 25,21
1-PI-54 2,12 |0,3176 | 1,0600 | 1,0600 | 3,03 10,11 -10,11 20,21
1-PI-72 2,12 |0,3176 | 1,0600 | 1,0600 | 3,03 10,11 -10,11 20,21

Para a ponte com L=36 m, temos:
S =((1,00*12,7*0,24)*(0,81-0,12)+(1,00*3*0,12)*(0,81-0,18)+(0,4*0,38*3)*(0,81-
0,43)+(0,4*0,19*1,5)*(0,81-0,715)-(0,4*0,31*1,5)*(0,81-0,655)-(0,4*0,5*2,5)*(0,81-
0,25)) = 2,21 °C x m®.

Para a ponte com L=54 m, temos:
S ==((1,00*12,7*0,24)*(1,06-0,12)+(1,00*3*0,12)*(1,06-0,18)+(0,4*0,38*3)*(1,06-

0,43)+(0,4*0,44*1,5)*(1,06-0,84)-(0,4*0,56*1,5)*(1,06-0,78)-(0,4*0,5*2,5)*(1,06-0,25))
= 3,03 °C x m3.

Para a ponte com L=72 m, temos:
S ==((1,00*12,7*0,24)*(1,06-0,12)+(1,00*3*0,12)*(1,06-0,18)+(0,4*0,38*3)*(1,06-

0,43)+(0,4*0,44*1,5)*(1,06-0,84)-(0,4*0,56*1,5)*(1,06-0,78)-(0,4*0,5*2,5)*(1,06-0,25))
= 3,03 °C x m3.



C.3 Calculo do momento de engastamento

Para a ponte com L=36 m, temos:

_E-l-a-(t;—t) 32000000 -0,1417 - (9,90E — 06) - 25,21

M A 162 = 698,6 kN.m

Para a ponte com L=54 m, temos:
E-l-a-(t;—t,) 32000000-0,3176-(9,90E — 06) - 20,21

= = =959,3 kN.m

h 2,12

Para a ponte com L=72 m, temos:
E-l-a-(t;—t,) 32000000-0,3176-(9,90E — 06) - 20,21

= = =959,3kN.m

h 2,12
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(C.4)

(C.5)

(C.6)
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ANEXO D - CALCULO DAS DEFORMAGOES ESPECIFICAS
PROVOCADAS PELA FLUENCIA, RETRAGAO E EMPUXO
DE TERRA

A deformacéo total tedrica de encurtamento da ponte foi obtida de maneira

aproximada, utilizando-se a equacao:

& = Ecs + Ecc + &, (D.1)
Onde:
&cs: Deformacéo especifica de encurtamento devido a retracao;
&cc: Deformacéo especifica de encurtamento devido a fluéncia;

ge: Deformacéo especifica de encurtamento devido a agédo do empuxo de terra.

O encurtamento na extremidade da ponte foi calculado multiplicando-se a
deformacéo especifica total de encurtamento pelo comprimento total da ponte dividido

por dois:
l
& = (&cs + &cc T &) E (D.2)

Onde:

I: Comprimento total da ponte.

D.1 Calculo das deformacdes especificas devido a retracao

A deformacdo especifica devido a retracdo foi calculada de acordo com
procedimentos do Eurocode 2:2004 explicados no Capitulo 2. Para a idade t = 18250

dias, foram obtidos os seguintes valores:

g.s(t = 18250) = —0,000252 (Ponte com L=36 m)
£.s(t = 18250) = —0,000252 (Ponte com L=54 m e L=72 m)
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D.2 Célculo das deformacdes especificas devido a fluéncia

A deformacao especifica devido a fluéncia foi calculada para a idade t = 18250

dias, através da equacéao do Eurocode 2:2004:

6. (t = 18250) = @ (o0, to) - (;—) (D.3)

c0

onde:

¢ : coeficiente de fluéncia;
Eco: Médulo de elasticidade secante no tempo to;
O¢: Tensdo de compressao constante aplicada no instante to;

@(oo,ty) = 1,3048 para ponte ¢/ L = 36 m;
@(oo,ty) = 1,3012 para pontec/ L =54me L = 72m;

Eco = 32.000.000 KN/, .

A tensdo média de compressao O foi calculada através da equacao, utilizando-

se 0 momento Mpp+perm referente ao momento ocasionado pela aplicacdo da carga do

peso proprio e das cargas permanentes, no tempo to:

_ My y (D.4)

.=
I
O calculo da tenséo O¢ foi realizado para cada modelo e esta apresentado na

Tabela D-2, ao final deste Anexo.

O valor do tempo to foi calculado considerando-se que as cargas de peso
préprio e cargas permanentes foram aplicadas em idades diferentes, utilizando-se a

equacao abaixo:

L, = Z;_Pt (D.5)

Onde:
Pi: Representa as parcelas das cargas e variou conforme o modelo analisado;
t,i: Idade em que foi aplicada a parcela Pi, em meses;

t,; = lgual a 1 més (30 dias) para o peso proprio e 1,23 meses (50 dias) para
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carga permanente, conforme Tabela 3-11 do item 3.8.2.5.

A Tabela D-1 apresenta o calculo do tempo to, para cada modelo e a média
obtida, sendo esta ultima o valor utilizado no célculo.

Tabela D-1 - Célculo do tempo to para cada modelo.

Modelo to
1-PI-36 37,2
2-PEI-36 37,2
3-PR-36 37,3
1-PI-54 36,8
2-PEI-54 36,8
3-PR-54 37,0
1-PI-72 36,8
2-PEI-72 37,7
3-PR-72 36,9
MEDIA 37,1

D.3 Calculo das deformacdes especificas devido a acdo do
empuxo de terra

A deformacéao especifica devido ao empuxo foi calculada de forma simplificada,
utilizando-se a equacao da Lei de Hooke:

P
Ee = ﬂ (D.6)
onde:
P= y'gz ‘B = 182'32 -13 = 1053 kN (Forca de empuxo);

B: Largura da cortina, igual a 13 metros;

H: Altura do encontro, igual a 3 metros;

E = 32.000.000 KN/, ;
A: Area da sec&o transversal da ponte, dada por:
A =4,22m?para aponte L = 36 m;
A=4,624m?paraaponte L =54mel =72m.
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A Tabela D-2 apresenta o resumo do céalculo das deformacdes especificas e

dos encurtamentos nas extremidades da ponte, realizados para cada modelo

analisado neste trabalho:

Tabela D-2 - Céalculo dos encurtamentos devido a retracdo e fluéncia.

L2 o [ M ppiperm. oc (o0, £ £ e Encurtamento
Modelo () I (m4) Nm) | (vm) | ) cs oc e @
1-PI-36 | 18.0 -443.8 | -2536.8 -0,000103438 -0,006543
2-PEI-36| 180 | 0.1417 -4459 | -25486 | 1,3048|-0,000252275|-0,000103921|-0,000007798| -0.006552
3-PR-36 | 6.0 1018.2 | -58193 -0,000237283 -0,002984
1-PI-54 | 27.0 -1088.3 | -3632.1 -0,000147681 -0,010989
2-PEI-54| 27.0 -11103 | -3705.5 -0,000150677 -0,011069
3-PR-54 | 5.0 24724 | -82516 -0,000335531 -0,005353
1-PI-72 | 36.0 0.3176 -1771.1 | -3911.1 1.30121-0.000252181 -0,000240361 -0.000007116 -0,017988
2-PEI-72| 36.0 -1891.0 | -6311.3 -0,000256634 -0,018574
3-PR-72 | 12,0 43012 |-143553 -0,000583722 -0,010116
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ANEXO E — GRAFICOS COMPLEMENTARES
E.1 Curvas p-y por profundidade

Figura E.1 - Curva p-y para a profundidade z = 0,5m.

Curva p-y para a profundidadez=0,5m
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Fonte: Adaptado de Araujo (2013).

Figura E.2 - Curva p-y para a profundidade z = 1,5m.
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Fonte: Adaptado de Araujo (2013).

Figura E.3 - Curva p-y para a profundidade z = 3,0m.
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Fonte: Adaptado de Araujo (2013).



Figura E.4 - Curva p-y para a profundidade z = 4,5m.
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Figura E.5 - Curva p-y para a profundidade z = 6,0m.

p (kN/m)

Figura E.6 - Curva p-y para a profundidade z = 8,0m.
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Fonte: Adaptado de Araudjo (2013).

Curva p-y para a profundidadez = 6,0 m
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Curva p-y para a profundidadez=8,0 m
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Figura E.7 - Curva p-y para a profundidade z = 10,0m.
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Figura E.8 - Envoltdria de momentos fletores devido a combinac¢&o 1 do modelo

1-PI-54.

Momento fletor (kN.m)

-5500
-5000
-4500
-4000
-3500
-3000
-2500
-2000
-1500
-1000

-500

500
1000
1500
2000
2500
3000
3500
4000
4500

Envoltéria de momentos fletores devido a combinag¢do 1 no modelo 1-PI-54

(l.total=54m)

12 16 20 24 28 32 36
Cota horizontal da ponte (m)

—~Combinagdo la —Combinagdo 1b

40 44 48

52

56




189

Figura E.9 - Envoltoria de momentos fletores devido a combinac¢&o 1 do modelo

2-PEI-54.
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Figura E.10 - Envoltéria de momentos fletores devido a combinagéo 1 do

modelo 3-PR-54.
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Figura E.11 - Envoltéria de momentos fletores devido a combinagéo 1 do
modelo 1-PI-72.
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Figura E.12 - Envolt6ria de momentos fletores devido a combinacgéo 1 do
modelo 2-PEI-72.
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Figura E.13 - Envoltoria de momentos fletores devido a combinacgéo 1 do

modelo 3-PR-72.
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Figura E.14 - Grafico de momentos fletores devido a combinacéo 2 no modelo 1-

P1-54.
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Figura E.15 - Grafico de momentos fletores devido a combinac¢éo 2 no modelo 2-

PEI-54.
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Figura E.16 - Grafico de momentos fletores devido a combinacao 2 no modelo 3-

PR-54.
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Figura E.17 - Grafico de momentos fletores devido a combinac¢éo 2 no modelo 1-

P1-72.
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Figura E.18 - Grafico de momentos fletores devido a combinacdo 2 no modelo 2-

PEI-72.
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Figura E.19 - Grafico de momentos fletores devido a combinacéo 2 no modelo 3-

PR-72.
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E.4 Demais Graficos de deslocamentos verticais na secdo S2 da
viga

Figura E.20 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 1-PI-54 ao longo do
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Figura E.21 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 2-PEI-54 ao longo do

tempo.
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Figura E.22 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 3-PR-54 ao longo do

tempo.
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Figura E.23 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 1-PI-72 ao longo do
tempo.
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Figura E.24 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 2-PEI-72 ao longo do
tempo.
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Figura E.25 - Deslocamentos obtidos no n6 502 da ponte 3-PR-72 ao longo do

tempo.
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