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RESUMO
A construcdo de pontes representa um dos maiores custos quando se inicia um novo projeto
rodoviario, assim, buscar por maneiras que otimizem essas estruturas, minimizando a quanti-
dade de material utilizada através do melhor aproveitamento dos mesmos € algo fundamental
para gerar projetos mais vidveis. Dentro desse contexto, destaca-se a aplicacdo da protensao a
essas estruturas, pois, ela permite explorar ao maximo a resisténcia a tracdo do aco e a resistén-
cia a compressdo do concreto, fazendo com que ambos os materiais trabalhem em conjunto de
maneira mais eficiente. Este trabalho consiste na elaboracdo do projeto estrutural das multiplas
longarinas do tabuleiro de uma ponte utilizando concreto protendido. Inicialmente foi realizada
uma revisao bibliografica com o intuito de abordar o histdrico e as principais propriedades do
concreto protendido. O projeto foi desenvolvido no software Mathcad 15.0, o qual junto com
softwares auxiliares permitiu determinar os esfor¢os atuantes em cada longarina do tabuleiro,
e, com esses valores, determinou-se a longarina mais solicitada, a qual foi dimensionada no
restante do projeto. Posteriormente, determinou-se o esfor¢o de protensdo minimo que deve
atuar na estrutura e, em seguida, através do posicionamento do cabo equivalente de protenséo,
foram calculadas as perdas de protensdo imediatas e progressivas. Ao final do projeto foram
verificadas as situacfes dos estados limites ultimos de fadiga e de flexdo da armadura ativa e
também se realizou a verificacdo do estado limite de servigco de deformacdes excessivas. Os
resultados obtidos permitiram concluir que a utilizacdo da protensao contribuiu para reduzir a
quantidade de aco utilizada na estrutura, além de diminuir as deformacdes e ainda melhorar o

comportamento da viga aos efeitos da fadiga.

Palavras-chave: Concreto Protendido. Pontes. Multiplas Longarinas.



ABSTRACT
The construction of bridges represents one of the biggest costs when starting a new road project,
so, searching for ways that optimize these structures through the minimization of the amount
of material used making the best use of them, is fundamental to create more viable projects. In
this context, the application of prestressing to these structures stands out, since it allows the
maximum exploitation of the tensile strength of steel and the compressive strength of concrete,
making both materials work together more efficiently. This work consists in the elaboration of
the structural design of the multiple girders of a bridge deck using prestressed concrete. Initially,
a bibliographic review was made in order to approach the history and the main properties of
prestressed concrete. The project was developed using Mathcad 15.0 software, which together
with other software’s allowed to determine the forces acting on each girder of the deck, and
with these values, the most requested girder was determined, which was dimensioned in the rest
of the project. Subsequently, the minimum prestressing force that must act on the structure was
determined and then, through the positioning of the equivalent prestressing cable, immediate
and progressive prestressing losses were calculated. At the end of the project, the situations of
the last state limits of fatigue and flexion of the cabo were verified, and the service state limit
of excessive deformations was also considered. The results allowed to conclude that the use of
prestressing contributed to reduce the amount of steel used in the structure, besides reducing

the deformations and also improving the behavior of the beam to the effects of fatigue.

Keywords: Prestressed Concrete. Bridges. Multiple Girders.
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1 INTRODUCAO

Com o crescente desenvolvimento dos grandes centros urbanos e dos setores industriais,
tem-se observado cada vez mais um aumento na demanda pelo transporte rodoviario de cargas
e de passageiros. Esse aumento implica na necessidade de mais veiculos de grande porte em
estradas, de um maior numero de faixas por via e, em muitos casos, de pontes com vdos muito
extensos. Essas pontes, do ponto de vista estrutural, precisam apresentar um sistema que lhes
permitam resistir aos grandes esforcos aplicados de maneira econdémica, tendo em vista o custo
elevado de suas construges.

Para as superestruturas dessas pontes, as quais apresentam grandes carregamentos e
vaos extensos, uma solucao que possui enormes vantagens € a utilizacao de multiplas longarinas
de concreto protendido. Esse sistema, ao ser comparado com as longarinas de concreto armado
convencional, se torna mais interessante, pois, de acordo com Pfeil (1984), apresenta as seguin-
tes vantagens:

v" Reducdo das quantidades necessarias de concreto e aco, devido ao emprego mais efici-
ente dos materiais;

v Diminuicdo da altura necessaria da viga para vencer longos vaos;

v Reducdo da incidéncia de fissuras, garantindo maior durabilidade a pe¢a;

v" Reducdo de tensdes de tracdo provocadas pela flexdo e pelos esforcos cortantes.

O concreto protendido, embora ndo seja relativamente novo no mundo da engenharia
civil, pois 0 mesmo foi apresentado em 1928 por Eugéne Freyssinet na Franga, ainda nao se
encontra completamente difundido em boa parte das universidades brasileiras. Dando enfoque
a esse ponto, o engenheiro Evandro Porto Duarte, diretor da MAC Protenséo e ex-Professor da
Universidade do Estado do Rio de Janeiro, em entrevista ao Instituto Brasileiro de Concreto
(IBRACON) em 2015 fala sobre a realidade do mercado de trabalho, afirmando que no Brasil:
“[...] devem ter aproximadamente dez mil calculistas de concreto armado; [...] desses, talvez
uns 250 saibam calcular pontes e, talvez uns 200 saibam calcular concreto protendido [...]”.

Com isso, pode-se perceber que embora seja um sistema gque apresente vantagens enor-
mes, 0 concreto protendido ainda ndo e utilizado com seu inteiro potencial no Brasil. Além
disso, também ha uma caréncia no mercado de engenheiros capazes de projetar pontes. Por
esses motivos, o presente trabalho de concluséo de curso propde fazer a aplicagdo do concreto

protendido no dimensionamento das multiplas longarinas de uma ponte rodoviaria, visando
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analisar o comportamento das longarinas e realizar todas as verificacdes de seguranca e estabi-
lidade.
Ao longo desse capitulo serdo apresentados a justificativa do estudo, a problematica

abordada, os objetivos principal e especificos e a sintese do contetido deste trabalho.

1.1 JUSTIFICATIVA

A utilizacdo do concreto protendido em pontes ja é empregado em boa parte do Brasil,
ndo sendo diferente na regido nordeste, onde se observa em Caruaru - PE, por exemplo, a pre-
senca de quatro viadutos compostos por longarinas protendidas no trecho da BR 104 que inter-
cepta o setor urbano da cidade. Os referidos viadutos foram construidos com o intuito de agili-
zar o transito na cidade, no entanto, para tal, foi necessario que se atravessasse quatro vias locais
em cada elevacdo, o que corresponde a um vao de cerca de 65 metros que foi dividido em dois
vao védos menores pela adicdo de um pilar central, fazendo com que as vigas ficassem biapoia-
das.

Caso tivesse sido utilizado concreto armado nas longarinas, que possuem cerca de 30
metros de vao, seria necessario projeta-las para uma altura de aproximadamente 3 metros, de
acordo com a proporcdo de 10% do véo para vigas biapoiadas. Por outro lado, com a utilizacdo
do concreto protendido, as longarinas aplicadas tem altura de apenas 1,7 metros. Essa diferenca
apresenta-se como grande vantagem pois além de economizar material, as vigas com altura
menor proporcionam uma altura livre maior para a passagem de veiculos de grande porte sob o
viaduto. Um dos viadutos, localizado na interseccdo da Avenida Agamenon Magalhdes com a
BR 104, pode ser observado na Figura 1.

Figura 1 - Viaduto com longarinas protendidas em Caruaru-PE.

Fonte: Google Maps (2017).
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Em adicéo ao fato de proporcionar uma diminui¢do na altura das vigas para vencer lon-
gos vaos, o concreto protendido apresenta outra grande vantagem para ser utilizado em pontes,
como é mostrado a seguir:

Os ensaios realizados com vigas protendidas, sujeitas a cargas repetidas, mos-
tram que essas vigas mantém suas caracteristicas de comportamento apés a
atuacdo de um grande numero de ciclos de carregamento. Essa propriedade é
de grande importancia na utilizacdo de concreto protendido em estruturas su-
jeitas a cargas repetidas, como, por exemplo, pontes ferroviarias e rodoviarias
(PFEIL, 1984, p.4).

Dessa maneira, as longarinas de concreto protendido apresentam um melhor comporta-
mento no que diz respeito a fadiga da estrutura.

Portanto, com intuito de explorar todas as vantagens apresentadas e difundir ainda mais
a utilizacdo do concreto protendido na regido, o presente trabalho realizara o dimensionamento
de uma longarina protendida para o tabuleiro de uma ponte rodoviaria, e também executara

todas as verificacdes de estabilidade e segurancga.

1.2 PROBLEMATICA ABORDADA

Com o aumento das larguras das pontes e viadutos, devido aos acréscimos de faixas, de
acostamentos e também dos passeios, as cargas na superestrutura aumentaram consideravel-
mente. Para distribuir essas cargas de maneira que se trabalhem com secdes transversais efici-
entes nas longarinas, utilizam-se varias das mesmas distribuidas paralelamente ao eixo da ponte.
Nos viadutos presentes em Caruaru - PE, citado no item 1.1, por exemplo, existem 5 longarinas

por viaduto, como pode ser visto na Figura 2.

Figura 2 - Mdltiplas longarinas em viaduto de Caruaru-PE.

Fonte: Google Maps (2017).
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A conex&o entre as longarinas é realizada a partir das vigas transversinas, cujas funcbes
sdo transmitir os esforcos entre as vigas principais, contribuir para melhorar a rigidez tor¢éo do
tabuleiro e também aprimorar o seu contraventamento transversal. O sistema completo (longa-
rina-transversina) apresenta um comportamento estrutural semelhante ao de uma grelha plana.
Na Figura 2, também podem ser observadas uma transversina no viaduto.

De modo a aplicar a utilizacdo do concreto protendido numa situacéo real, o presente
trabalho utilizard as dimens@es e demais propriedades do viaduto apresentado nas Figuras 1 e

2 como base para o projeto.

1.3 OBJETIVOS

1.3.1 Objetivo principal

Esse trabalho tem como proposta principal realizar o projeto de longarinas de concreto

protendido para o tabuleiro de uma ponte rodoviéria.

1.3.2 Objetivos especificos

e Realizar uma revisdo bibliografica a respeito do concreto protendido e suas particulari-
dades de modo a servir de base para esse trabalho;

e Aplicar os métodos de Engesser-Courbon e Leonhardt para a distribuicdo transversal de
cargas entre as vigas do tabuleiro da ponte e avaliar as diferencas nos resultados das
linhas de influéncia;

e Verificar os estados limites Gltimo e de servi¢o da estrutura de acordo com a ABNT
NBR 6118 (2014);

e Abordar o estudo do concreto protendido com intuito de aumentar sua utilizagdo tanto

na academia quanto na construcéo civil local.

1.4 CONTEUDO DO TRABALHO

O presente trabalho esta dividido em cinco capitulos, uma lista das referéncias utilizadas

para sua concepc¢éo e dois apéndices, conforme segue a descri¢ao abaixo.
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Neste capitulo (INTRODUGCAO) estdo presentes a problematica abordada no trabalho
junto com a justificativa e 0s objetivos.

No Capitulo 2 (REFERENCIAL TEORICO) estdo apresentados os conceitos e defini-
cOes relacionadas ao concreto protendido e ao dimensionamento de tabuleiros de pontes rodo-
viarias. Nesses itens sdo abordadas as metodologias de calculo desenvolvidas por diversos au-
tores, além de definir os materiais comumente empregados em estruturas protendidas.

No Capitulo 3 (METODOLOGIA) inicialmente € realizada uma descri¢do do viaduto
em estudo com os dados que foram obtidos em campo e, posteriormente, apresentam-se as fer-
ramentas e materiais que foram utilizados para o desenvolvimento do projeto. Por fim, o capi-
tulo apresenta as diversas acfes que atuam nas varias fases do projeto junto com os parametros
necessarios para realizar suas combinacoes.

No Capitulo 4 (RESULTADOS E DISCUSSOES) sio apresentados os resultados das
combinacdes das a¢des para cada longarina. Ao longo do capitulo apresentam-se os resultados
relacionados ao esforco de protensdo e suas perdas imediatas e ao longo do tempo, além de
realizar as verificacdes dos estados limites ultimos e de servico. Ao final do capitulo, é apre-
sentado o detalhamento definitivo da longarina.

No ultimo capitulo (CONSIDERACOES FINAIS) apresenta-se as conclusdes da reali-
zacdo desse trabalho junto com sugestdes para o desenvolvimento de trabalhos futuros, com o
intuito de difundir ainda mais a utilizacdo do concreto protendido.

Os elementos pds textuais se iniciam com a lista de referéncias (REFERENCIAS) na
qual estdo relacionados os materiais utilizados como base para a realizagao desse trabalho.

Em seguida, no Apéndice A, sdo apresentados em tabelas os esforgos atuantes em cada
longarina para cada etapa de carregamento.

No Apéndice B, esta exposto a rotina desenvolvida no software Mathcad 15.0, que foi
utilizada para a realizacéo de todas as etapas do projeto. Nessa rotina, pode ser consultada de-
talhadamente o procedimento de calculo desenvolvido pelo autor.
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2 REFERENCIAL TEORICO

Nesse capitulo, serdo apresentados os conhecimentos tedricos necessarios para a reali-
zacdo e compreensdo do presente trabalho. O capitulo foi dividido em duas se¢des que compre-
endem os conceitos do concreto protendido e o0s parametros necessarios para o dimensiona-
mento de pontes. Ao longo das secOes sao apresentados os parametros e particulares dos mate-
riais envolvidos, além dos parametros normativos necessarios para o dimensionamento e para

as verificagoes.

2.1 CONCRETO PROTENDIDO

2.1.1 Conceitos e histérico

A aplicagdo da protensdo no concreto tem como principais objetivos: a limitagdo ou
eliminacdo das tensGes de tracdo, o que minimiza/elimina a abertura de fissuras na estrutura; a
reducédo dos deslocamentos (flecha); e o melhor aproveitamento das propriedades dos materiais
envolvidos (aco e concreto). Esse processo se da a partir da aplicagdo de tensdes de tragdo nos
acos de protensdo, que ao ser ancorados no concreto, transmitem a peca esforcos de compres-
séo, de forma a melhorar o desempenho da estrutura para combater as solicitacfes ao longo de
sua vida util (PFEIL, 1980).

O primeiro a consolidar a utilizagdo eficiente da protensao em estruturas de concreto foi
o engenheiro francés Eugéne Freyssinet (LEONHARDT, 1983). Freyssinet, por volta de 1928,
desenvolveu estudos sobre os efeitos da retracdo e fluéncia do concreto, através dos quais ele
percebeu a necessidade de se utilizar agos com altas tensdes e sistemas de ancoragem mais
eficientes para compensar as perdas de protensédo (LEONHARDT, 1983). De acordo com Leo-
nhardt (1983) e Pfeil (1980), outros nomes como K. Wettstein e P. H. Jackson também desen-
volveram estudos envolvendo a aplicacdo de uma pré-tracdo no concreto, porém, eles desco-
nheciam os fendbmenos das perdas, nos quais as tensdes de tragdo eram gradualmente perdidas
até que as pecas se encontravam completamente descomprimidas, perdendo assim as vantagens
do concreto protendido.

Quando comparado ao concreto armado, o concreto protendido apresenta as vantagens
de utilizar concretos com resisténcias de duas a trés vezes maiores e acos de protensdo com

resisténcias cerca de trés a cinco vezes superiores aos dos agos convencionais (PFEIL, 1984).
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Dessa forma, da perspectiva econdmica, o uso do concreto protendido se torna eficaz, pois de
acordo com Pfeil (1984, p. 04): “os aumentos percentuais de pre¢o sdo muito inferiores aos
acréscimos de resisténcia utilizaveis, tanto para o concreto como para o ago de protensdo”. NoO
que diz respeito ao processo de execuc¢do, deve-se utilizar mao de obra mais qualificada pois ha
maior complexidade na aplicacdo da protensdo, na montagem das férmas e na introducdo de

elementos especificos como as bainhas, os cabos e as ancoragens

2.1.2 Tipos de protensao

A protensdo, propriamente dita, é definida como um esforco aplicado a uma peca de
concreto com a finalidade de anular ou reduzir as tensdes de tracdo. Ela é aplicada a peca por
meio de cabos de ago, que sdo alongados e ancorados nas suas extremidades. Dependendo do
momento em que a protensao é executada nos cabos, as pecas sdo classificadas em pré-tracio-
nadas ou pos-tracionadas (LEONHARDT, 1983; PFEIL, 1984).

2.1.2.1 ARMADURAS PRE-TRACIONADAS

Nesse sistema, primeiramente as armaduras sdo ancoradas em duas extremidades atra-
ves das quais sdo esticadas e em seguida € realizada a concretagem dentro das formas. Apos o
periodo de cura do concreto, quando 0 mesmo atinge a resisténcia necessaria, as armaduras sdo
liberadas dos apoios fazendo com que se transmitam os esforcos de protenséo para o concreto
(LEONHARDT, 1983). De acordo com Pfeil (1984), esse processo se da devido a tendéncia do
aco de voltar ao seu estado de alongamento original e, pelo aco estar diretamente em contato
com o concreto, existe uma grande aderéncia entre os dois materiais, fazendo com que esforcos
sejam transmitidos ao longo de toda a extensdo da peca. Na Figura 3 é mostrado o esquema de
aplicacdo da pré-tracdo em uma viga.
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Figura 3 - Esquema de aplicagdo de pré-tracdo numa viga.
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Fonte: Pfeil (1984).

Em (a), se observa a ancoragem das armaduras (1) nos apoios (2) onde se aplica a tensao.
Em (b), é executada a concretagem e apds o0 concreto atingir a resisténcia necessaria, como
mostrado em (c), as armaduras sdo liberadas dos apoios transmitindo os esfor¢os por aderéncia
(4) ao concreto. De acordo com Pfeil (1984) esse método é mais utilizado em fabricas onde
todo o processo se faz em instalagfes permanentes, chamadas de leitos de protenséo, que per-

mitem a producdo de varias pe¢as simultaneamente.

2.1.2.2 ARMADURAS POS-TRACIONADAS

Nesse caso, as armaduras de protensdo recebem os esforcos de tragdo apos a cura do
concreto. O processo se da através da utilizacdo de equipamentos como macacos hidraulicos
que aplicam o alongamento necessario as armaduras e em seguida as ancoram nas faces do
concreto, fazendo com que elevados esfor¢os de compressao sejam transferidos a peca (PFEIL,
1984). As armaduras de protensdo ficam localizadas no interior de bainhas, que por sua vez,
podem ser posicionadas tanto na parte interna quanto na parte externa das vigas.

Para garantir que haja aderéncia entre os cabos de ago e o concreto, natas de cimento
podem ser injetadas no interior das bainhas. Essas natas, além de proporcionar a aderéncia que
melhora a transferéncia de esforcos, ainda tem a funcdo de proteger 0s acos contra agentes
corrosivos, contribuindo para a prolongacdo da vida Util da estrutura. Na Figura 4, se tem um

esquema de aplicacdo da pds-tracao.
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Figura 4 - Esquema de aplicagdo de pds-tragcdo numa viga.
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Fonte: Pfeil (1984).

Primeiramente, em (a), se posicionam as bainhas (2) com os acos de protensao (1) po-
sicionados internamente e em seguida aplica-se o concreto (3). Apds o tempo de cura, em (b),
utiliza-se os macacos hidraulicos para alongar os cabos de protenséo e por ultimo, em (c), séo
aplicadas as ancoragens (4) que transmitem os esforcos para a peca.

O presente trabalho realizard o dimensionamento de longarinas pos-tracionadas. Dessa
forma, todos os itens que se seguem apresentardo metodos e parametros para dimensionamento

utilizando esse tipo de sistema

2.1.3 Graus de protensao

Nas condi¢Oes de utilizacdo em servico das pecas, sao estabelecidas classes estruturais
de acordo com a quantidade de protensdo aplicada (PFEIL, 1980). Essas classes variam do
concreto totalmente comprimido, protensdo completa, passando para a protensao limitada, se-
guida da protensdo parcial até chegar no concreto armado convencional, no qual ndo ha esforco
de pré-compressao.

e Protensdo completa:

Né&o existem tensdes de tracdo na secdo transversal da peca devido as altas tensdes de

compressdo provindas da protensdo. Nessa situacdo, ndo ha formacdo de fissuras na

estrutura, garantindo uma melhor durabilidade a mesma.
e Protensdo limitada:

Devido ao um esforco de protensao relativamente menor que na protensdao completa,

comecam a surgir tensdes de tracdo nas bordas da se¢cdo. No entanto, essas tensdes ainda

sd0 menores que a resisténcia caracteristica a tragdo do concreto, de modo que ainda

ndo surgem fissuras.
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Protensao parcial:

A protensdo aplicada é ainda menor do que 0s caso anteriores, de modo que aparecem
tensdes elevadas de tracdo na secdo. Essas tensdes causam fissuracdes que devem ser
controladas de modo que fiqguem abaixo das especificadas pela ABNT NBR 6118
(2014).

Para que o concreto protendido seja classificado nos niveis supracitados, a ABNT NBR

6118 (2014) exige que ele atenda aos limites relativos a fissuragdo, com base no Estado Limite
de Servico e a sua respectiva combinacéo de ac6es, especificados no Quadro 1. Expde-se neste
quadro que ndo € necessario aplicar a protensdo completa em pecas pds-tracionadas. Porém, em
obras de grande porte, que estdo constantemente expostas a diversos agentes naturais, como o
caso de pontes, esse nivel de protensdo é geralmente o aplicado, pois garante maior seguranga
a estrutura (KAESTNER, 2015).

Os Estados Limites de Servicgo especificados no Quadro 1 para a protensdo completa e

a limitada referem-se a uma limitagao nos valores de tensdo no elemento estrutural. S&o eles:

Estado limite que se inicia a formagao de fissuras (ELS-F):
Estado no qual a secéo atinge a tensdo maxima (oms,) de tracdo permitida antes que
comece a aparecer as fissuras cuja formulacdo € mostrada na Equacéo 1:

Otmax = Afcekinf 1)
naqual @ = 1,5 para secdes retangulares e a = 1.2 para se¢oes T, € f,¢x ins COrresponde
a tensdo de tracdo caracteristica inferior do concreto, determinada pela ABNT NBR
6118 (2014).

Estado limite de descompresséo (ELS-D):

Estado no qual a tensdo normal € nula em um ou mais pontos da se¢do, ndo havendo
tracdo no restante da secdo. Considerando as tensfes de compressdo como positivas
tem-se que a tensdo limite de compressdo € zero, pois caso a tensao resultante fique
negativa, a peca ja apresentaria tensdes de tracdo em alguns pontos.

Estado limite de descompressdo parcial (ELS-DP):

Esse estado € similar ao anterior, porém sO garante a compressdo na regido da secao

transversal onde se encontram as armaduras.
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Quadro 1 - Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuracdo e a protecdo da armadura, em funcdo das classes
de agressividade ambiental.

(protensao parcial)

Pos-tragao com CAA l el

. Classe de agressividade Exigéncias Combinacao de
Tlp(;:t?l::t?‘r:;:lreto ambiental (CAA) e tipo relativas agoes em servigo
de protensao a fissuracao a utilizar

Concreto simples CAAlaCAA IV Mao ha -
CAAal ELS-W wy = 0,4 mm

Concreto armado CAA e CAA I ELS-W wy = 0,3 mm | Combinagao frequente
CAA IV ELS-W wy = 0,2 mm

Concreto Pre-tragao com CAA |
protendido nivel 1 ou ELS-W wg = 0,2 mm | Combinagao frequente

Verificar as duas condigbes abaixo

Concreto Pré-tragao com CAA ||
protendido nivel 2 ou ELS-F Combinagao frequente
(protensaoc Pos-tragao com CAA I Combinaca
limitada) ely ELS-D 2 ombinagao quase
permanente
Concrefo Verificar as duas condigdes abaixo
protendido nivel 3 Pre-tragao com CAA [l ] .
(protensao eIV ELS-F Combinagao rara
completa) ELS-D 3 Combinacgao frequente
® A criterio do projefista, o ELS-D pode ser substituido pelo ELS-DP com ap = 50 mm (Figura 3.1).
MNOTAS

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014).
No Quadro 1 também estdo presentes as combinacGes de a¢Bes em servi¢o que devem
ser utilizadas para cada situacdo. Abaixo sdo expostas as equacdes das trés combinagdes apre-
sentadas na quadro: Combinacéo frequente (2), combinacdo quase permanente (3) e combina-

cdo rara (4).

m n
Fd,ser = Z ngk + lp1Fqik + lIJ2qujk 2
i=1 =
m n
Faser :Zngk-l'quZqujk @)
i=1 =
m n
Fd,ser :Zngk+Fqik+ LP1qujk (4)
i=1 =2

nas quais: Fy .¢ € 0 valor de calculo das agGes para combinagdes de servigo; Fy;, sao as agoes
permanentes em valor caracteristico; Fy;;, € acdo variavel principal direta em valor caracteris-
tico; F . sdo as agOes variaveis secundarias em valores caracteristicos; ¥; € o fator de redugéo

de combinacéo frequente para ELS; W, é o fator de reducdo de combinagdo quase-permanente
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para ELS; m é o nimero total de acdes permanentes consideradas; e n € numero total de ac6es

varigveis consideradas.

2.1.4 Acos de protenséo

2.14.1 TIPOS DE ACOS

De acordo com Pfeil (1980), os acos para protensdo séo caracterizados por suas elevadas
resisténcias e pela auséncia de um patamar de escoamento nos seus diagramas tensao-deforma-
¢do. Tanto Pfeil (1980) quanto as normas da ABNT atuais dividem 0s agos para protensao em
trés tipos:

a) Fios: possuem diametros entre 3 mm a 8 mm, podendo atingir até 12 mm, fornecidos
por meio de rolos. So regulamentados pela ABNT NBR 7482 (2008) - Fios de ago
para concreto protendido.

b) Cordoalhas: produtos formados por fios enrolados em forma de hélice ao longo de
um eixo longitudinal comum (semelhante a uma corda). Normalmente formados por
um conjunto de 3 ou 7 fios. S&o regulamentadas pela ABNT NBR 7483 (2008) -
Cordoalhas de ago para estruturas de concreto protendido.

c) Barras: produtos constituidos de aco de liga de alta resisténcia com didmetro supe-
rior a 12 mm, fornecidas em pecas de comprimento limitado (entre 10 m a 12 m).

Como no concreto armado utiliza-se a siga CA para se referir as suas armaduras, no
concreto protendido tem-se a sigla CP. A sigla CP vem acompanhada do seu valor caracteristico
da resisténcia a tragdo tltima (em kN/cm?) e a indicacdo do tipo de relaxacdo. Essa Ultima pro-
priedade diz respeito a forma como o aco foi fabricado. Os acos ditos de relaxacao baixa (RB),
apresentam menores perdas por relaxacdo em relacdo aos de relaxacdao normal (RN). I1sso ocorre
devido a um alongamento aplicado a temperatura controlada durante a sua fabricagdo (CAR-
VALHO, 2012).

A ABNT NBR 6118 (2014) classifica os acos de concreto armado convencional como
armaduras passivas e 0s a¢os de protensdo como armaduras ativas. As principais propriedades
dos acos de armadura ativas podem ser visualizadas no diagrama tensao-deformacéo na Figura
5.
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Figura 5 - Diagrama tensdo-deformacéo das armaduras ativas.
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Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).
Na Figura 5, destacam-se:
* fpu: valor caracteristico da resisténcia a tragdo Ultima;
* fpyi- valor caracteristico da resisténcia ao escoamento;
e &, Vvalor caracteristico do alongamento apoés a ruptura;
e E,: mddulo de elasticidade do aco protendido;
fota = fotk! Vs )
na qual, f,¢q € 0 valor de calculo da resisténcia a tracdo Ultima, onde ys € o coeficiente de
minoracao da resisténcia do aco que vale 1.15 de acordo com a ABNT NBR 6118 (2014);
foya = foyl/Vs (6)
na qual f,, € o valor de calculo da resisténcia ao escoamento.

Quando ndo € possivel realizar experimentos para determinar o valor caracteristico da
resisténcia ao escoamento para armaduras ativas, a ABNT NBR 6118 (2014) permite que sejam
utilizadas as seguintes aproximagoes:

foyk = 0,85 fpek, para agos RN (7)
foyk = 0,901k, para agos RB 8

Além disso, a ABNT NBR 6118 (2014) também permite considerar o modulo de elas-
ticidade dos fios e cordoalhas como 200 GPa, quando esse dado ndo é informado pelos fabri-
cantes dos acos. Mostra-se na Figura 6 os diagramas tensdo-deformacao de alguns acos de ar-

madura ativa e passiva.
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Figura 6 - Diagramas tensdo-deformacéo dos agos comuns.
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Fonte: Pfeil (1980).
A analise da Figura 6 permite observar o quanto as resisténcias das armaduras ativas sdo

superiores. Por exemplo, ao se comparar 0 agco CP 190, comumente utilizado em estruturas de
concreto protendido, com 0 agco CA 50, mais comum no concreto armado, tem-se uma resistén-

cia 3,8 vezes maior, o que reforga o melhor aproveitamento do material no concreto protendido.
2.1.4.2 TRACADO DOS CABOS

Como visto no item 2.1.2, nas vigas pos-tracionadas, as cordoalhas sdo dispostas dentro
de bainhas. Essas bainhas possuem certa flexibilidade, permitindo curvaturas no tragcado dos
cabos. Com isso, pode-se adequar a excentricidade do esforco de protenséo de acordo com o
esforgo presente em cada se¢do da viga. Dessa forma, os tracados utilizados em vigas pds-
tracionadas costumam compor trechos retos e parabdlicos de cabos, apresentando maiores ex-

centricidades nas se¢fes onde 0s momentos séo elevados.
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De acordo com Pfeil (1980), a parabola do 2° grau apresenta grande aplicabilidade para
ser usada como curva dos cabos de protensdo. Isso porque ela possui uma expressdo simples e
por apresentar um raio de curvatura praticamente constante, as perdas por atrito (item 2.1.5) sdo
aproximadamente proporcionais ao comprimento da curva. Desse modo, pode-se utilizar a
Equacdo 9 para determinar a equacdo da parabola que define cada trecho curvo do cabo em

termos da posicao longitudinal na viga (x) e da altura do cabo na sec¢éo transversal (y).
y(x) =—=x ©)

na qual, Ay é a variacao da altura final e inicial do trecho curvo e 4x é comprimento horizontal
do trecho. Essas parcelas podem ser visualizadas na Figura 7.

Figura 7 - Trecho curvo de um cabo.

Ax

Fonte: Pfeil (1980).

A Figura 7 ainda mostra outras importantes propriedades da curva, que séo elas:
e 7r:raio de curvatura. No item 18.6.1.2 da ABNT NBR 6118 (2014), é informado que
que devem ser estabelecidos raios de curvatura minimos experimentalmente, porém,
essa verificacdo pode ser dispensada caso seja adotado raios de curvatura superiores a
12m;
e a: inclinacdo formada entre o cabo e a horizontal. Na Figura 7, esta representado por
a,.
Para se determinar o raio de curvatura, 0 comprimento e ainda o alongamento que um
cabo simétrico sofre ao ser protendido, podem ser utilizadas respectivamente as Equag6es 10,
11 e 12 apresentadas por Pfeil (1980).
— sz

_x (10)
24,

r

8
Lyapy = L (1 + 512) (1)
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AL = Z PimealLi 12)
A,E,

nas quais L.,p, diz respeito ao comprimento do cabo curvo; A trata-se da flecha maxima no
meio do cabo; AL é o alongamento do cabo sofrido a partir da aplicacdo da protensao; P;peq €
a média entre o esforco inicialmente aplicado a estrutura e o esforco ap06s as perdas por atrito,
que serdo abordadas no item 2.1.5; L; € o comprimento do cabo na secéo que esta sendo anali-

sada; A, e E, sdo respectivamente a area e 0 modulo de elasticidade do cabo de protensdo.

2.1.5 Perdas de protensao

De acordo com Pfeil (1984, p. 46): “Perdas de protensado sao todas as perdas verificadas
nos esforgos aplicados aos cabos de protensdo”. A analise dessas perdas € extrema importancia
pois devido a elas, o esfor¢o de protensao aplicado pelo macaco hidraulico varia ao longo do
eixo da viga e também ao longo do tempo.

As perdas se dividem em duas categorias: perdas imediatas e perdas retardadas/progres-
sivas. As perdas imediatas sdo aquelas que ocorrem no momento da aplicagdo da protenséo.
Imediatamente apds a utilizacdo do macaco hidraulico, o esfor¢o presente na viga ja é uma
parcela menor que a aplicada pelo equipamento, pois ja ocorreram perdas por atrito, por aco-
modacdo das ancoragens e por encurtamento elastico do concreto. As perdas retardadas, por
outro lado, influenciam no esforgo de protensdo ao longo da vida Gtil da estrutura, através dos

fendmenos de retragdo e fluéncia do concreto e também da relaxagdo do aco.

2.1.5.1 PERDAS IMEDIATAS POR ATRITO

Esse tipo de perda se da através do atrito gerado pelo contato do cabo com as pecas
adjacentes durante a aplicacdo da protensdo. Ela causa grandes varia¢Ges no esforco efetivo ao
longo da viga, pois o esforco original aplicado pelo macaco na extremidade é diminuido em
cada trecho do cabo no qual ha contato (PFEIL, 1984). Essas perdas ocorrem principalmente
ao longo do cabo, mas devido ao atrito nas ancoragens e nos macacos, também existem perdas

nesses locais.
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2.15.1.1 PERDAS POR ATRITO NO SISTEMA DE PROTENSAO

De acordo com Pfeil (1980), as perdas por atrito nas ancoragens e nos macacos hidrau-
licos sdo da ordem de 5% e, por se tratar do momento de aplicacdo dos esforgos, elas podem
ser compensadas por acréscimos na tensdo aplicada. Essa tensdo pode ser determinada a partir

da Equacéo 13.
Op marxA
p=a pmax4ip_cabo (13)
Acil

onde p € a pressdo manomeétrica necessaria no macaco; a é o coeficiente de majoracao para
superar as perdas que vale 1,05; 0, 4 € a tensdo a ser aplicada ao cabo; A, .4p, € area do cabo

de protensdo e A.; é a area do cilindro do macaco.

2.1.5.1.2 PERDAS POR ATRITO AO LONGO DO CABO

As regides curvas dos cabos sdo onde as perdas por atrito se tornam mais presentes,
assim sendo necessario a realizagdo de calculos mais precisos para que essas perdas sejam efe-
tivamente previstas (PFEIL, 1980). Apresenta-se na Figura 8 as forgas que atuam nos trechos
curvos dos cabos. Devido a deflex@o da, a forca de protensdo P gera um esforco sobre a bainha
de magnitude P.da que por sua vez origina o atrito . P. da, no qual u é o coeficiente de atrito
entre o cabo e a bainha. Esse esforco de atrito gera um decréscimo do esforco no cabo de valor
dP, determinado a partir da equacédo de equilibrio apresentada na Equacdo 14.

dP = — u.P.da (14)

Figura 8 - Forcas atuantes em ponto de deflexdo no cabo.

Pdol

Fonte: Pfeil (1980).
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Além das deflexfes angulares projetadas, existem desvios nas bainhas em relagdo a sua
posicao tedrica causados por falta de linearidade, flechas entre os pontos de suspensao e outros
parametros construtivos (PFEIL, 1980). Esses desvios acidentais fazem com que surjam perdas
por atrito nos trechos retos dos tubos também. Dessa forma a Equagdo 14 deve ser ajustada para
considerar essas perdas, chamadas por perdas por atrito lineares. O resultado esta apresentado
na Equacao 15.

dP = —u.P.da — ky.P.dx (15)
na qual: k, é coeficiente de atrito por unidade de comprimento do cabo e dx € a variacdo do
comprimento do cabo avaliado.

Ao integrar a Equacdo 15 entre o ponto inicial no qual o esforco de protensdo € 0 maximo e um

ponto x qualquer do cabo, obtém-se:

Py dP a x P.
f ?=—uf da—kofdx—ﬂn(Px)=—(y.a+k0.x)—> (16)
Pax 0 0 max
— Py = PpsxeXxp [—(p.a+ ko-x)] (17)

A Equacdo 17 apresenta o esforco de protensédo P, com desconto das perdas a uma dis-
tancia x da extremidade onde se aplicou a protensdo. A mesma equagado pode ser apresentada

pela Equacdo 18.

P, = Ppscexp [—u(a + k.x)] (18)
onde k é tido como a variacdo angular por metro linear de cabo, determinado a partir da Equa-
cao 19.

k
k=2 (19)
u

A Equacdo 18 pode ser visualizada na Figura 9, onde é mostrado como a tensao no cabo
diminui ao longo do seu comprimento devido ao atrito. Na extremidade, o cabo se encontra
com a tensdo méaxima aplicada pelo macaco (P,,4,), € ao longo do cabo ha uma diminuicao

continua dessa tensao (P,).
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Figura 9 - Perdas por atrito.

a)

Pmdx Py

b)

Fonte: Pfeil (1980).

Os valores médios dos coeficientes u e k séo obtidos a partir dos catalogos dos fabri-
cantes dos acos para protensdo. A ABNT NBR 6118 (2014) também indica que, na falta do

valor de k, pode-se utilizar o valor de 0.01, o que corresponde a 1% do coeficiente de atrito.

2.1.5.2 PERDAS NAS ANCORAGENS

Nos sistemas de pds-tracdo, essas perdas ocorrem no momento da transferéncia dos es-
forcos do macaco hidraulico, responsavel pelo alongamento dos fios, para as ancoragens me-
canicas. Em alguns sistemas, essa transferéncia se da sem perda alguma, porém nos demais,
principalmente os que se baseiam em cunhas, sofrem significativas perdas de alongamento dos
fios, fazendo com que o esforco transferido a viga seja diminuido (PFEIL, 1984).

Para determinar as perdas por ancoragem, parte-se do grafico da variacao de tensdes no
cabo devido as perdas por atrito, determinado pela Equacdo 18, e em seguida calcula-se a area
correspondente a variacdo de tensdes causadas pela penetracdo da cunha, utilizando a Equacéo
20. O gréfico final de tensdes na peca sera simétrico, em relacdo ao eixo horizontal, ao grafico
anterior. A partir de ent&o, inicia-se um processo iterativo para determinar o ponto no novo
grafico que resultara numa area igual a calculada na Equacéo 20.

Area total = A,.E,.§ (20)
na qual: A, é a area da armadura de protensdo; E, € modulo de elasticidade da armadura de

protensdo; e § € a penetracdo média das cunhas durante a protensdo cujo valor geralmente é
fornecido pelos fabricantes das cunhas.
O esquema iterativo pode ser observado na Figura 10, na qual Menegatti (2004) realiza

duas iteracdes para determinar o ponto A’, correspondente a nova tensao na ancoragem devido
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a penetracdo da cunha. Determinou-se, entdo, o ponto exato entre os pontos B e C onde a rea
foi exatamente igual, de modo que se obteve a nova tensdo na ancoragem (A’) e 0 comprimento
(x) da viga até onde ha influéncia das perdas de ancoragens na tensdo do cabo. No esquema,

Menegatti (2004) utiliza Aw como o termo da penetracdo da cunha.

Figura 10 - IteracOes para determinar a area equivalente a perda por ancoragem.

p 5 Aw-E - A P ; Aw-E_-A P 2 Aw-E -A
Areal < —_— Area2 > ———L Area = ———L
) 2 2
A = A A
= L,\ ho:
. / % A (' s
L 3
A% B % B B
B YO / ot X
s S fa > C oLl LLL LT C
Tt mv ROt e LLLLZ .
. D - e D o * D
. =% - B -
A s
S
, ”
A'
A
x distiincia X distancia X distincia
L L L |

iteragiio 1 iteragiio 2 diagrama final
Fonte: Menegatti (2004).

Pfeil (1984) apresenta formulacGes que permitem determinar as perdas por encunha-
mento sem a necessidade de realizar iteracfes. Dentre os varios casos abordados no livro, des-
taca-se a situacdo na qual o comprimento de influéncia das perdas de ancoragem ultrapassa a
metade da extensdo da viga. Para essa situacdo, foi desenvolvida a Equacdo 21 que permite
calcular a nova tenséo na ancoragem (P,/) para o caso de um cabo parabdlico.

4A,E,6 1
L4 + exp [—u (a+k%)]

na qual L representa o comprimento total da viga.

PA’ = Pméx (21)

2.1.5.3 PERDAS POR ENCURTAMENTO ELASTICO DO CONCRETO

Quando uma viga possui um certo nimero n de cabos e a protensdo é aplicada a eles de
maneira sucessiva, acontece o efeito de perda de tensdo no cabo previamente ancorado pelo
encurtamento do concreto causado pela protensdo do cabo seguinte. Dessa forma, o primeiro
cabo ancorado recebera o efeito de encurtamento causado por todos 0s demais (n-1) cabos,
enguanto que o ultimo cabo nédo recebera efeito nenhum, pois o concreto estara no seu estado
final. Pfeil (1984), sugere a utilizacdo de uma perda por encurtamento elastico média, dada pela

Equacéo 22.
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Ao = a, o.(n—1)
p 2n

na qual, Aa,, é Perda média de encurtamento elastico; a,, € a razéo entre o modulo de elastici-

(22)

dade do aco de protensdo e o modulo de elasticidade do concreto; n é nimero de cabos presentes
na secdo; e g, é tensdo atuante no centro de gravidade da armadura protendida, determinada a
partir da Equagéo 23.

Oc = O¢p + 0gg (23)
onde o, € a tensdo no centro de gravidade da armadura devido ao esforco de protenséo, deter-
minado pela Equagéo 24 e o, € a tensdo no centro de gravidade devido ao peso proprio da

viga, Equacao 25.

1 ey’
=P|—+— (24)
O-Cp (AC ¥ IC >
Mg e
_"91"p
Ocg = T (25)

nas quais P diz respeito ao valor do esforgo de protensdo ja considerando as perdas por atrito e
por ancoragem; M, € 0 momento causado pelo peso proprio da estrutura; e, € a excentricidade
do cabo na se¢do analisada; I. e A, sdo respectivamente a inércia e a area da se¢do bruta de

concreto.

2.1.5.4 PERDAS PROGRESSIVAS

A ABNT NBR 6118 (2014) em seu item 9.6.3.4 apresenta trés metodologias distintas
para determinar as perdas progressivas: processo simplificado para o caso de fases Unicas de
operacgdo; processo aproximado; e 0 método geral. Para a utilizagdo do processo simplificado a
norma exige que o tempo entre a concretagem e a aplicacdo da protensdo seja suficientemente
pequeno para que uma etapa ndo interfira na outra. Além disso, esse método também exige que
as distancias entre os cabos sejam suficientemente pequenas para que se possa realizar a consi-
deracdo de um cabo Unico equivalente.

Com esses pontos considerados, o presente trabalho utilizara a metodologia simplificada
cuja perda progressiva é dada pela Equacéo 26.

Ecs(t, L) Ep — Ap0cpog9 (L, o) — opox (L, to)
Xp T XcpNPp

na qual, t ¢é idade ficticia do concreto em que se deseja calcular as perdas de protensao; t, é

(26)

Aoy (t,to) =

idade ficticia do concreto em que o efeito da retragdo comeca a ser considerado; o o4 € a
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tensdo no concreto adjacente ao cabo resultante; e.,(t, t,): retracdo do concreto no instante ¢;
pp € ataxa geométrica de armadura de protenséo (Equacdo 27); a,, € a relagédo entre os modulos
de elasticidade do ago de protenséo e do concreto, (Equagdo 28); oy, € a tensdo no cabo equi-
valente no ato da protensédo (Equacéo 29); ¢(t,t,) € o coeficiente de fluéncia do concreto no
instante t, determinado de acordo com o procedimento apresentado no Anexo A da ABNT NBR

6118 (2014); e x(t, t,) é o coeficiente de fluéncia do aco no instante t (Equacéo 30).

pp = Ay/A. (27)
onde A, ¢ a area da secdo bruta de concreto.

ap = Ep/Ecizg (28)
na qual E.;»g € 0 mddulo de elasticidade do concreto na idade de 28 dias.

opo = Po/A, (29)
na qual P, € o esforco aplicado nas armaduras ativas no momento da protenséo.

x(t, ty) = —In[1 —WY(t,ty)] (30)
onde W(t, t,) é o coeficiente de relaxacdo do aco no instante t (Equacédo 31).

0,15
W(t, to) = Y1000 (%) (31)

na qual, ;000 € relaxacéo de fios e cordoalhas, que de acordo com a ABNT NBR 6118 (2014)
pode ser determinado a partir da Quadro 2.

Quadro 2 - Valores de ¥ em porcentagem.

Cordoalhas Fios
Opo Barras
RN RB RN RB
0,5 fotk 0 0 0 0 0
0,6 foik 3,5 1,3 2,5 1,0 1,5
0,7 fow 7,0 2,5 50 2,0 4,0
0,8 foik 12,0 3,5 8,5 3,0 7,0
Onde
RN é a relaxacao normal,
RB é a relaxacao baixa.

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).
Outras formulag6es necessarias para o calculo das perdas por retracdo sdo mostradas a

seqguir:

Xe=1+05¢0(tt) (32)
Xp =1+ x(t,to) (33)
n=1+e,2A./I, (34)

na qual e, € a excentricidade do cabo equivalente e I € a inércia da se¢do bruta de concreto.
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A variagéo de tenséo Aoy, (t, to), calculada pela Equagéo 26, indica a diferenca entre a

tensdo na idade t, e na idade considerada t. Dessa forma, basta subtrai-la do esforgo P, com as
perdas imediatas ja calculadas para se obter o esfor¢o P, em cada secdo de controle.

Expde-se na Figura 11 as curvas de deformacéo lentas irreversiveis do concreto em fun-
cdo do tempo. Nela, observa-se que para as diferentes idades de aplicacdo do carregamento

(to1, toz € to3) SA0 geradas novas curvas a partir do deslocamento vertical da curva original.

Figura 11 - Deformacdo lenta irreversivel do concreto em funcéo do tempo.

Eoot

Deformagao lenta irreversivel

I#

01 02

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).
Vale salientar também que na Figura 11 pode-se observar o0 comportamento assintético
das deformacdes permanentes, tendendo a chegar a um valor maximo a partir de um determi-

nado tempo e ndo variar muito a partir do mesmo.

2.1.6 Tensdes normais em pecas protendidas

A aplicacdo do esfor¢o de protensdo no concreto ocorre através de uma tensdo de com-
pressdo constante na secdo transversal junto com esforcos de flexdo provenientes da excentri-
cidade dos cabos que foram alongados. Essa excentricidade é vantajosa, pois de acordo com
Pfeil (1980), ela conduz a diagramas de esforcos mais favoraveis, sendo necessarios esforgos
de protensdo menores para atingir os resultados desejados. 1sso acontece, pois ao posicionar 0s
cabos nas extremidades tracionadas das sec¢des (afastados do centro de gravidade), o esforco de
compressdo dos cabos passa a atuar diretamente sobre os esforcos de tracdo que a peca esta
submetida, fazendo com que as tens@es resultantes de tracdo sejam minimizadas ou anuladas

de maneira mais eficiente. Na Figura 12 expe-se a situacao apresentada.



Figura 12 - Diagramas de tens6es em vigas protendidas.
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Fonte: Hurst (2003).
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Nela, sdo mostradas as parcelas das equacfes de tensdes nas bordas do topo e da base

(o€ ag,) da secdo. As EquacgOes 35 e 36, que séo fruto da combinacdo dos esforgos internos

provenientes da protensao excéntrica com os esforcos externos devido ao carregamento, podem

ser analisadas a seguir:

(35)

(36)

nas quais P ¢é esfor¢o de protenséo efetivo; A, € area bruta de concreto na se¢do considerada; e

é excentricidade do cabo de protenséo; Z; e Z, sao os modulos resistentes relativos a se¢do do

topo e da base, respectivamente; e M € a combina¢do dos momentos atuantes sobre a viga.

Nesse trabalho, as tensdes de compressao foram adotadas como positivas e as de tragcéo

como negativas. Dessa forma, como pode ser observado na Figura 12, devido a combinacgéo

dos esforgos, as tensdes no topo da sec¢do, o, tendem a apresentar altos valores de compressao

enguanto que as tensbes na base, o3, ainda podem apresentar tensdes de tracdo, porém, numa

proporcao muito menor. As tensdes positivas no bordo superior devem respeitar a tensao limite

de resisténcia a compresséo do concreto, enquanto que as tensdes negativas na base da se¢éo

precisam ser bem controladas pois elas podem causar abertura de fissuras.

2.1.7 Dimensionamento a forca cortante

Com a aplicagédo do esforco de protensdo, o comportamento do elemento estrutural é

melhorado, tanto para as solicitacdes de flexdo como para as de cisalhamento (PFEIL, 1984).
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Nos trechos curvos do cabo, a protensdo ajuda a resistir a uma parcela do esforco cortante,
devido a consideracdo de sua componente vertical. Assim, o dimensionamento ao cisalhamento
se da da mesma forma que ¢ realizado para o concreto armado, porém o esforco solicitante
recebe uma diminuigdo devido a protensao.

A norma ANBT NBR 6118 (2014) apresenta dois modelos de calculo para o dimensio-
namento das vigas aos esforcos cisalhantes. Os modelos se baseiam na Analogia da Trelica
Cléassica de Ritter-Mdrsch, que faz a consideracdo de que na viga de concreto ha um banzo
superior comprimido, formado pelo concreto e por armaduras de compressdo, um banzo inferior
tracionado, formado pelas armaduras de flex&o, diagonais comprimidas de concreto, que cons-
tituem as bielas de compresséo, e as diagonais tracionadas, compostas pela armadura transver-
sal, os estribos, a serem dimensionados.

Ambos os modelos permitem o posicionamento das armaduras transversais com uma
angulacdo entre 45° e 90°, porém, as consideracdes para a angulacao das bielas de compressao
sdo diferentes. O Modelo | considera a trelica classica e admite apenas o angulo de 45° para as
bielas comprimidas, enquanto que o Modelo Il faz o uso da trelica generalizada, fazendo com
que a angulacdo das bielas possa variar entre 30° e 45°. Ao selecionar-se um modelo, deve-se
inicialmente determinar o esforco solicitante de calculo através da Equacdo 37.

Vsa =YgV tVeVa = Vol (37)
na qual: V4 € o esforco cisalhante de calculo; y,, v, € ¥, sd0 os coeficientes de majoragéo para
os esforgos permanentes, variaveis e de protensdo, respectivamente; V; e V, sdo, respectiva-
mente, os esforgos cortantes permanentes e variaveis; e V, € a parcela vertical do esforgo de
protensdo, determinada pela Equacgéo 38.

V, = P Vggsin(a) (38)
onde P ¢ o esforgo de protenséo efetivo na secdo considerada e a é angulacdo do cabo naquela
secéao.

O estado limite ultimo de cisalhamento é verificado quando a forca solicitante de calculo
(Vsq) for menor do que a forca cortante resistente de calculo relativa a ruina das diagonais com-
primidas concreto (V.Rd2), e, além disso, a mesma deve ser menor que a forca cortante resis-
tente de calculo relativa a ruina por tracdo diagonal (V.Rd3), cujas as formulac¢des séo apresen-
tadas no item 17.4.2 da ABNT NBR 6118 (2014). Além dessas verificagdes, para o caso onde
é considerado o esforco favoravel da protensdo, a norma ainda especifica que a armadura lon-
gitudinal de tracdo deva satisfazer a Equacéo 39:

Ap fpyd + As fyd 2 Vsa (39)
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na qual A é area de aco da armadura longitudinal passiva, f,,4 € a resisténcia de calculo do ago

escolhido, e os demais parametros sdo 0s mesmos apresentados previamente.
2.2 PONTES

2.2.1 Trem-tipo

O termo trem-tipo é utilizado para se referir as cargas méveis que atuam numa ponte,
sendo representado pela sigla TB, seguida do peso total do veiculo tipo. A norma ABNT NBR
7188 (2013) determina que a carga padrdo movel rodoviaria é a TB 450, que é definida por um
veiculo tipo de 450 kN, com seis rodas e trés eixos afastados entre si em 1,5m, com uma area
total de ocupacéo de 18,0 m2. Esse veiculo ainda é circundado por uma carga de multid&o uni-
formemente distribuida constante de valor igual a p= 5kN/m2. Na Figura 13 apresenta-se a dis-

posi¢do geométrica do trem tipo.
Figura 13 - Disposi¢do geométrica das cargas do trem tipo TB 450.
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Fonte: ABNT NBR 7188 (2013).

Na Figura 13 ainda se exp0e a disposic¢do das cargas concentradas e distribuidas que

atuam nas longarinas em funcao das rodas do veiculo e a carga de multiddo, respectivamente.
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2.2.1.1 COEFICIENTES DE MAJORACAO

Ainda na Figura 13, as forcas pontuais P referem-se ao valor estatico de cada roda do
veiculo. Esse valor deve ser acrescido de coeficientes de ponderacéo, e entdo passa a ser desig-
nado pela letra Q. Ja a letra minuscula p refere-se ao valor estatico da carga mével de multidao
que, apds ser acrescida dos coeficientes de ponderacao, passa a ser representada pela letra g. A
sequir sdo apresentados os trés coeficientes de majoracdo presentes na ABNT NBR 7188
(2013).

e CIV - Coeficiente de impacto vertical

De acordo com a norma, ele vale:

CIV = 1,35, para estruturas com vao menor que 10m;

20
Liv+50

CIV=1+1,06 ( ) para estruturas com véo entre 10 m e 200 m.

Na qual Liv é a média aritmética dos vaos no caso de vigas continuas ou o proprio

comprimento em balanco para estruturas em balanco.

e CNF - Coeficiente de nimero de faixas
A norma apresenta a seguinte formulacéo:
CNF=1-0,05(n—2)>0,9

Na qual n é o nimero inteiro de faixas de trafego sobre o tabuleiro da ponte.

e CIA - Coeficiente de impacto adicional
Esse coeficiente deve atuar em todos os elementos estruturais que estejam a uma dis-
tancia de 5 m para cada lado das regides das juntas estruturais e nas extremidades da
obra. Ele vale:
CIA = 1,25, para obras em concreto ou mistas;
CIV = 1,15, para obras em aco.
Dessa forma, os esforcos finais majorados para as cargas das rodas e de multiddo que
serdo utilizados no trem tipo sdo dados respectivamente pelas Equacdo 40 e Equacgéo 41.
Q = CIV % CNF = CIA x P (40)
q=CIV «CNF «CIA*p (41)
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2.2.2 Distribuicéo transversal das cargas

Visto que o presente trabalho realizara o dimensionamento de uma ponte com multiplas
longarinas, deve-se determinar o quanto de carga serd distribuida para cada longarina. Nesse
contexto, as vigas transversinas entram com grande importancia pois ao conectar as longarinas,
elas realizam a transferéncia dos esforcos. Essa transferéncia ocorre em funcgéo da rigidez das

transversinas, fazendo com que o sistema trabalhe de maneira similar a uma grelha plana.

2.2.2.1 METODO DE ENGESSER-COURBON

Esse método exige que a relacéo entre 0 comprimento e a largura da ponte seja a0 menos
igual a 2. O método faz a consideracdo de que o tabuleiro da ponte é rigido transversalmente,
ou seja, € considerado que as transversinas possuem rigidez infinita a flexdo (SPERNAU,
2012). Devido a isso, as deformagdes das longarinas podem ser relacionadas de maneira linear,

de acordo com a Equagao 42.
P + P.e.x;
X x?

na qual, P é a carga aplicada; n € o nimero de longarinas; e € excentricidade da carga P, medida

P = (42)

a partir do centro de gravidade do conjunto de longarinas; x; € a distancia da longarina em
analise (longarina i) até o centro de gravidade do conjunto; e P; é a parcela recebida pela lon-
garina em analise.

O método utiliza a notacdo do eixo x como sendo positivo a direita do centro de gravi-
dade do conjunto de longarinas. Dessa forma, os valores de x e de e ficam negativos quando a

forca P esté localizada a esquerda. Essa notagdo pode ser melhor visualizada na Figura 14.

Figura 14 - Exemplo de aplicacéo do Método Engesser-Courbon.

I
]
|
1

[1°]

" \ Centro de gravidade das vigas principais

\4!

Fonte: Kaestner (2015).
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A Equacéo 42 pode ser utilizada tanto para determinar diretamente os esfor¢cos em cada
longarina, quanto para determinar a linha de influéncia (LI) em relacdo a cada longarina. De-
terminar a LI é importante pois isso facilita a determinacéo dos esfor¢os nas longarinas devido
as outras cargas atuantes sobre o tabuleiro. O procedimento para determinar a LI consiste em
aplicar uma carga P unitaria na Equacédo 42 e substituir os valores de x; equivalente para cada
longarina, assim a excentricidade e fica como varidvel independente e a altura da LI como
varavel depende, de modo que se obtém a equacao de uma reta.

O exemplo de determinacdo de uma linha de influéncia numa ponte pode ser visto na
Figura 15, na qual vale observar que a carga de multiddo néo € aplicada em todo os pontos do
tabuleiro, mas somente nas regides nas quais ela contribui desfavoravelmente ao esforco que

chega a longarina analisada.

Figura 15 - LI de uma ponte com duas longarinas.

p lP \/ lP
[ 1 ) :]
o []e [le
R®=P.T1 +p A A oo A LI deRg
(parcelas das cargas P e p] 7/ n (reagiio da viga © )
suportadas pela viga @ 1

Fonte: Kaestner (2015).
Na Figura 15 mostra-se os esfor¢os que chegam a viga 1 devido a carga de multidao p
e a carga estatica P. E importante observar que para determinar a resultante R, na Figura 15,
multiplicou-se o esforco pontual P pela cota da LI no seu ponto de aplicacédo e para a carga
distribuida p, foi executada a multiplicacdo pela area da LI na sua regido de atuacdo. Esse pro-

cedimento é o mesmo para qualquer linha de influéncia.

2.2.2.2 METODO DE LEONHARDT

O método de Leonhardt se baseia nas deformacdes elasticas para se obter a LI de reacbes
nas longarinas da superestrutura (SPERNAU, 2012). Para utiliz&-lo, deve-se satisfazer as se-
guintes condig0es:

e Longarinas com momento de inércia constante em toda a sua extensao;

e Longarinas simplesmente apoiadas em suas extremidades;
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e Transversinas igualmente espacadas.

A teoria apresentada por Leonhardt se referia inicialmente ao caso de apenas uma trans-
versina no meio do védo, que vem a ser justamente 0 caso enquadrado no presente trabalho.
Porém, para 0s casos em que ha mais de uma transversina, Leonhardt prevé o calculo de uma
inércia equivalente a transversina unica, o que equivale a majorar a inércia das transversinas

presentes pelo coeficiente k, adotado de acordo com a Tabela 1.

Tabela 1 - Coeficiente k para inércia equivalente.

N de transversinas igualmente espacadas Coeficiente k
lou2 1.0
Joud 1.6
5 ou mais 2,0

Fonte: Adaptado de SPERNAU (2012).
Deve-se encontrar a inércia equivalente pois ela é necessaria para o calculo do grau de

rigidez da grelha. Esse grau determina a eficiéncia das transversinas na distribuicao transversal
dos carregamentos. Quanto maior for o grau, maior seré a rigidez dessas vigas e melhor sera a

distribuicdo. Para determina-lo, deve utilizar a Equacao 43:

3
c=12(z) «
lg
na qual ¢ diz respeito ao grau de rigidez; I, € a inércia equivalente das transversinas, determi-
nada pela Equacdo 44, I;, é a inércia das longarinas; L € o comprimento do védo simplesmente
apoiado; e a é o espacamento entre os eixos das longarinas.
log = ki (44)
onde k é o coeficiente de majoracdo obtido na Tabela 1; e I;,- é a inércia real das transversinas.
Com o valor calculado de ¢, obtém-se os coeficientes de reparticdo transversal do tabu-
leiro. Na Figura 16, esses coeficientes sao designados por r; ;, onde i indica a longarina que
esta sendo avaliada e j, a longarina onde a carga esta sendo aplicada.
Figura 16 - Coeficientes de reparticdo do método de Leonhardt.
Estando a carga P no ponto a :
raa = quinhao de P que solicita a longarina A
rba = quinh&o de P que solicita a longarina B

rca = quinhao de P que solicita a longarina C

L2 - rda = quinhdo de P que solicita a longarina D

raa + rba + rca + rda = 1

Aok

Fonte: Kaestner (2015).
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Esses coeficientes r; ; nada mais sdo do que as cotas da linha de influéncia da longarina

i para o ponto correspondente a aplicacdo na longarina j. Leonhardt construiu diversas tabelas
para facilitar a obtencao desses coeficientes (SPERNAU, 2012). As tabelas sdo em funcéo do
namero de longarinas e do grau de rigidez do tabuleiro.

A diferenca principal entre os resultados obtidos pelos dois métodos é que, no de Leo-
nhardt, a LI obtida ndo segue uma reta. A curvatura das LI’s é mais acentuada quanto menor
for o grau de rigidez da estrutura, fazendo com que surjam efeitos mais concentrado das cargas

nos apoios proximos as suas regides de incidéncia, situacdo que condiz melhor com a realidade.
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3 METODOLOGIA

No presente capitulo serdo apresentadas as informacgdes do viaduto selecionado como
base para realizacéo desse trabalho, bem como os softwares utilizados para o dimensionamento,

0s materiais escolhidos, as agdes e combinagdes atuantes e os demais parametros de projeto.

3.1 DESCRICAO DO VIADUTO EM ESTUDO

Como apresentado na Figura 1, o viaduto selecionado para esse trabalho € composto por
dois trechos iguais de tabuleiros com vigas biapoiadas. A partir de levantamento realizado in
loco pelo autor, com a utilizagdo de uma trena eletrénica, obteve-se as dimensdes do tabuleiro

que podem ser observadas na Figura 17 abaixo:

Figura 17 - Corte transversal do tabuleiro.

12.00m

2.60m 2.60m

Fonte: Autor (2019).
Observa-se que o viaduto possui uma largura total de 12 m e é composto por cinco lon-

garinas igualmente espagadas por uma distancia de 2.60 m. Também h& os guarda-corpos de
concreto localizados nas extremidades laterais da pista e ainda um conjunto de trés transversi-
nas, sendo estas localizadas no centro e nas extremidades das vigas. Na pista de rolamento ha
ainda o revestimento asfaltico, com declividade de 2% para cada lado da via, que se apoia sobre
uma laje de concreto armado com 20 cm de espessura.

No corte longitudinal, apresentado na Figura 18, estdo presentes 0 comprimento total
das vigas (30 metros) e o comprimento alargado nos apoios (1 m) para melhorar a resisténcia

ao cisalhamento e alocar adequadamente as ancoragens dos cabos de protenséo.



Figura 18 - Corte Longitudinal do Tabuleiro.

30.00m
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Fonte: Autor (2019).

As secOes de controle foram entéo definidas, considerando um espagamento de 2,5 m,

0 que resultou em um total de 13 se¢Bes, como pode ser observado na Figura 19. A partir da

secdo 7, devido a simetria da viga, as se¢Ges passam a possuir as mesmas propriedades das

secdes anteriores, por isso, a partir desse ponto, toda a viga serd dimensionada considerando as

secOes de 0 a 6.

Figura 19 - Sec6es de controle nas longarinas.
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Fonte: Autor (2019).

A secéo transversal das vigas ainda foi dividida em partes para facilitar o processo de

obtencdo das propriedades geométricas da mesma. A divisdo pode ser observada na Figura 20.

Nesta figura esta representada a geometria referente as se¢des de S1 a S11. As se¢des SO e S12

sdo diferentes, pois possuem um alargamento para garantir maior resisténcia ao esforgo cortante

e mais espago para alocar as ancoragens dos cabos de protenséo.
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Figura 20 - Secdo transversal da longarina dividida.
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Fonte: Autor (2019).
Cada namero interno a secdo transversal refere-se a uma parcela com propriedades ge-
omeétricas iguais. O procedimento de obtencao das propriedades pode ser consultado no Apén-
dice B e os resultados principais foram listados na Tabela 2.

Tabela 2 — Propriedades geométricas da secdo transversal.

Iig 26.677.378,24 cm*
A, 0,7476m?
Ving 0,906m
Ysup 0,794m
Win¢ 2.945 10°cm3
Wsup 3.360 10°cm?

Fonte: Autor (2019).
Na Tabela 2, destacam-se 0 momento de inércia (I;4) da se¢do transversal de concreto

da longarina em relacdo ao eixo horizontal que passa pelo centro de gravidade, a area bruta da
secdo de concreto (A.), a distancia da borda inferior ao centro de gravidade da se¢ao (yir), a
distancia da borda superior (ys,;), € 0s modulos de resisténcia inferior (W;,,r) e superior (Ws,,;,)

da secéo transversal.



48

3.2 FERRAMENTAS UTILIZADAS NAS ANALISES

O projeto foi desenvolvido majoritariamente no software Mathcad verséo 15, que € um
software de matematica e engenharia bastante utilizado ao redor do mundo. Também foi am-
plamente usado o software Ftool versdo 4.00.04, para auxiliar na determinagéo dos esforcos
atuantes em cada se¢do, bem como como as deformac@es em cada fase de carregamento.

O cadigo desenvolvido no Mathcad pode ser consultado no Apéndice A.

3.3 MATERIAIS UTILIZADOS

O presente projeto utilizara os materiais disponibilizados pela empresa Freyssinet, uma
das maiores no ramo da protensao nacional e internacional. Dessa maneira, tanto as cordoalhas,
guanto os cabos, ancoragens e 0s proprios macacos hidraulicos serdo retirados do catalogo da
empresa. No que diz respeito ao concreto, serd utilizado o concreto com resisténcia caracteris-
tica a compressao de 35 MPa, por ser um valor correntemente empregado na regido. Por fim,

para as armaduras passivas da estrutura, sera utilizado o aco CA-50.

3.4 LINHAS DE INFLUENCIA

Ao utilizar a Equacao 36 para as trés primeiras longarinas, considerando a aplicacdo de
uma carga P unitéaria passando sobre o tabuleiro, foi possivel determinar as equagdes das linhas
de influéncia pelo método de Engesser-Courbon, cujas retas podem ser observadas na Figura

21.

Figura 21 - Linhas de Influéncia por Engesser-Courbon.

1

LI 1(x) 0.7

E(X) 0.4\

LI_3(x) o1 \

laje(x)
-0.2
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-6 -5-4-3-2-10 1 2 3 4 5 6

X
Fonte: Autor (2019).
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Para o caso do método de Leonhardt, seguiu-se o procedimento apresentado no item
2.2.2.2 e obtiveram-se as linhas de influéncia que estdo apresentadas na Figura 22. Como men-
cionado no referido item, as linhas de influéncia apresentam um comportamento curvo com
curvatura maior nas regides proximas a longarina em analise, o que ocorre devido ao fato deste
método considerar a rigidez do tabuleiro em funcdo do momento de inércia das transversinas,
diferentemente do método de Engesser-Courbon que assume que essa rigidez € infinita. Por
conta desse comportamento mais préximo a realidade, as linhas de influéncia apresentadas na

Figura 22 sdo as que serdo utilizadas no restante desse trabalho.

Figura 22 - Linhas de influéncia por Leonhardt.

0.8
LI_1 06
L2 04
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Fonte: Autor (2019).
35 ACOES

Para garantir que a estrutura protendida ndo ira atingir nenhum dos estados limites, os
carregamentos submetidos a mesma junto com as verificacdes devem ser feitos por etapas.
Neste trabalho foram consideradas quatro etapas de carregamento, que serdo apresentadas nos
itens seguintes. Cada etapa foi estudada para cada uma das cinco longarinas, de modo a deter-
minar qual delas se encontra na situacdo mais critica e, a partir disso, realizar o dimensiona-

mento.

3.5.1 Etapal - Peso préprio

Na primeira etapa de carregamento, momento no qual sera aplicado o esfor¢o de pro-

tensdo, 0 Unico carregamento atuante na viga é o peso proprio, o qual é determinado a partir da
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geometria da secdo e do peso especifico do concreto que, de acordo com a ANBT NBR 6118
(2014), pode ser considerado a 25kN/ms,

Como todas as longarinas possuem a mesma geometria, a analise foi feita apenas uma
vez. Iniciou-se pela determinagéo das cargas atuantes, que podem ser observadas na Tabela 3.
Nesta tabela sdo apresentadas as cargas para as se¢6es do apoio, se¢fes SO e S12, e para as

se¢Oes comuns, S1 a S11.

Tabela 3 - Cargas permanentes - Etapa 1.

Secéo Area (m2) Carga (kN/m)
Apoio 1,256 314
Comum 0,7475 18,6875

Fonte: Autor (2019).
A longarina foi modelada em duas secOes diferentes devido o alargamento nas regides
dos apoios, o que justifica a maior area nessa parte. Com as cargas obtidas, fez-se o langamento
da estrutura no Ftool, como pode ser visualizado na Figura 23.

Figura 23 - Carregamento da etapa 1.

31.40 KN/m 18.69 KN/m 31.40 kN/m
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Fonte: Autor (2019).

3.5.2 Etapa 2 - Transversinas e laje

Apos se esperar 28 dias a partir da concretagem, as longarinas sdo protendidas e poste-
riormente posicionadas sobre os pilares. Em seguida, é realizada a concretagem das lajes e das
transversinas, 0 que constitui a segunda etapa de carregamento. As cargas desses elementos

podem ser observadas na Tabela 4.

Tabela 4 - Cargas dos elementos da etapa 2.

Espessura (m) Carga (KN/m)

Laje
0,2 5
_ Area (m?) Carga (KN/m)
Transversina
0,3 7,5

Fonte: Autor (2019).
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Nessa etapa de carregamento, as cargas transferidas para cada longarina séo diferentes
e para determina-las, fez-se uma analise no Ftool de cada elemento agindo individualmente
sobre a estrutura, de modo a descobrir a parcela do carregamento transferida a cada longarina.
Nas Figuras 24 e 25, estdo apresentados o0s carregamentos da laje e das transversinas, respecti-

vamente.
Figura 24 - Carregamento da laje (etapa 2).
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Fonte: Autor (2019).

Figura 25 - Carregamento da transversina (etapa 2).

7.50 kN/m 750 kN/m 7.50 kN/m 750 kN/m 7.50 kN/m 7.50 kN/m
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Fonte: Autor (2019).
Nas figuras acima, cada apoio representa uma longarina e as reacdes em cada uma re-

presentam 0s carregamentos aos quais estdo submetidas. Os resultados retirados do Ftool po-
dem ser observados na Tabela 5.
Tabela 5 - Cargas Permanentes - Etapa 2.
Longarina L1 L2 L3 L4 L5
Reacéo da Laje (kN/m) 13,2 12,5 13,2 12,5 13,2
Reacéo da Transv. (kN) 14,8 20,7 18,9 20,7 14,8
Fonte: Autor (2019).

Vale salientar que as cargas transferidas das lajes para as longarinas sdo lineares, en-
guanto que as das transversinas sdo cargas pontuais. Os carregamentos da Tabela 4 foram entdo

lancados nas longarinas 1, 2 e 3, como pode ser visto na Figura 26.
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Figura 26 - Carregamentos da etapa 2.
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Fonte: Autor (2019).
Né&o foi necessaria a consideracao das longarinas 4 e 5, pois, por simetria, elas apresen-

tam 0s mesmos comportamentos das longarinas 2 e 1, respectivamente.

3.5.3 Etapa 3 - Revestimento e guarda-corpos

De acordo com Spernau (2012), nesse momento, devido as transversinas estarem con-
cretadas, a transferéncia de cargas entre as longarinas comeca a ser efetuada. Dessa forma, as
distribuicGes das cargas dos ultimos componentes a serem implantados no viaduto deve respei-
tar as linhas de influéncia apresentadas no item 3.4. Nessa etapa, o viaduto sera finalizado com
0 posicionamento dos guarda-corpos e também com a aplicacdo do revestimento.

Na Figura 27 apresenta-se as cargas do revestimento e dos guarda-corpos que serao dis-
tribuidas entre as longarinas. As cargas dos guarda-corpos foram determinadas a partir de sua
area e do peso especifico do concreto, como j& havia sido feito antes para os demais elementos
do viaduto.

Figura 27 - Cargas do revestimento e dos guarda-corpos.

2, 38kMN 2,36k
9,62kM 13,00kM 13, 0k 2,82kN

L0 Loz L o3 L od LS
Fonte: Autor (2019).
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Para o revestimento, no entanto, seguiu-se um procedimento diferente, pois a ABNT
NBR 7187 (2003) além de fornecer o peso especifico de 24 kN/m3 para o revestimento, reco-
menda-se a adi¢cdo de 2 KN/m2, prevendo um futuro recapeamento. Assim, analisando um trecho
de comprimento unitério do revestimento, fez-se a divisdo da area do revestimento total em
quatro parcelas. Duas delas referentes as vias principais da pista, cada uma com 3 m de largura,
e duas referentes ao acostamento, com 2,70 m de largura cada. Com isso, montou-se a Tabela
6.

Tabela 6 - Cargas do Revestimento.

Via Largura (m) Area (m?) Rev (kN/m) Recap (kN/m) Total (kN/m)
Acostamento 2,70 0,176 4,22 5,40 9,62
Via Principal 3,00 0,292 7,00 6,00 13,00

Fonte: Autor (2019).
Na Tabela 6, a carga de revestimento apresentada foi calculada pelo produto entre o

peso especifico do material com a area do mesmo. Ja a carga do recapeamento foi adquirida
através do produto da largura da via com a taxa de recapeamento por metro quadrado. A soma
das duas parcelas resultou na carga total que esta apresentada na Figura 27.

3.5.4 Etapa4 - Cargas moveis

Foi utilizado no projeto o caso corrente do trem tipo TB-450, no qual a carga de multiddo
é de 5kN/m2 e o veiculo-tipo possui trés eixos de duas rodas, espacados a cada 1,5m, com 75
kN em cada roda, conforme as prescrigcdes da ABNT NBR 7188 (2013).

Quanto aos coeficientes de ponderacéo, foi considerado o vao livre igual ao vao real de
30 m das vigas e 0 numero de faixas igual a dois. Dessa forma, o coeficiente de impacto vertical
(CIV) e o coeficiente de nimero de faixas (CNF) foram determinados de acordo com o item

2.2.1.1 e o resultado pode ser observado na Tabela 7.

Tabela 7 - Coeficientes de Majoragdo das Cargas Moveis.

Coeficiente de Impacto Vertical (CIV) 1,265

Coeficiente de Namero de Faixas (CNF) 1,000
Fonte: Autor (2019).

O coeficiente de impacto adicional (CIA) ndo foi considerado pois ndo ha descontinui-
dades da peca e também as longarinas ndo possuem trechos em balango, de modo que apenas

um trem-tipo por longarina sera necessario para realizar a distribuicdo das cargas moveis.
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Assim, ao realizar a majoracéo pelos coeficientes da Tabela 7, os valores das cargas de multidéo
e da carga no pneu passam a ser, respectivamente, 6,235kN/m e 94,875kN/m.

Com os valores majorados, o veiculo tipo foi entdo posicionado nas regides mais criticas
para cada uma das trés longarinas, como pode ser observado nas Figura 28, 29 e 30. Em cada
uma dessas figuras, estdo apresentadas na parte inferior as linhas de influéncia da respectiva
longarina, determinadas pelo método de Leonhardt, como visto no item 3.4. E importante ob-
servar que as cargas de multiddo se propagam apenas nos trechos desfavoraveis das linhas de

influéncia.

Figura 28 - Veiculo tipo sobre a longarina 1.
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Fonte: Autor (2019).

Figura 29 - Veiculo tipo sobre a longarina 2.
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Figura 30 - Veiculo tipo sobre a longarina 3.
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Fonte: Autor (2019).

3.5.5 Distribuicdo transversal das cargas das etapas 3 e 4

Por atuarem na estrutura apos a concretagem das transversinas, as cargas das etapas 3 e
4, apresentadas nos itens anteriores, precisam ser distribuidas de acordo com as linhas de in-
fluéncia de cada longarina. Para tal, as cargas sao posicionadas sobre as linhas de influéncia e,
com isso, sdo obtidas as cotas e areas correspondentes. Por fim, foi realizada a multiplicacdo
do esforco por sua parcela correspondente na linha de influéncia e foi obtido o quanto do esforco
chega efetivamente na longarina em analise.

Realizando o procedimento acima nas cargas da etapa 3, foi possivel determinar o car-
regamento em cada longarina, como pode ser visto na Figura 31.

Figura 31 - Carregamentos da etapa 3.
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Fonte: Autor (2019).
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Para a etapa 4, 0 mesmo procedimento é realizado, porém o resultado obtido para cada

longarina € um trem-tipo, que podem ser observados na Figura 32.

Figura 32 - Trem-tipo de cada longarina.
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Fonte: Autor (2019).
3.6 COMBINACOES

As combinacdes das acOes precisam ser realizadas para proporcionar as situacdes mais
criticas para as quais a estrutura devera resistir. No item 2.1.3, ja foram apresentadas as combi-
nacOes de servigo presentes nesse trabalho. Para as combinagdes do estado limite ultimos, séo
apresentados nos Quadros 3 e 4 a seguir, os coeficientes utilizados para majoracao das cargas.

Para o caso do trabalho em questdo, sera utilizado o coeficiente de 1,35 para as cargas
permanentes, visto que se trata de uma ponte ndo de grande porte, e o valor de 1,50 para majorar

as cargas variaveis, visto que trem-tipo se caracteriza por uma carga de uso do viaduto.
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Quadro 3 - Valores dos coeficientes de ponderacdo das agdes permanentes.

Efeito
Combinagdo Tipo de estrutura
Desfavoravel Favoravel
Grandes pontes” 1,30 1,0
Normal Edificacdes tipo 1 e pontes em geralzJ 1,35 1,0
Edificago tipo 2 1,40 10
Grandes pontes” 1,20 1,0
Especial OE . Edificagges tipo 1 e pontes em geralzJ 1,25 1,0
construgao
Edificacdo tipo 2% 1,30 1,0
Grandes pontes” 1,10 1,0
Excepcional EdificagGes tipo 1 e pontes em geralzJ 1,15 1,0
Edificago tipo 2° 1,20 10

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 8681 (2003).

Quadro 4 -Valores dos coeficientes de ponderacédo das cargas variaveis.

Acgodes variaveis (yg)

Combinacgdes

Demais agdes variaveis,

Efeito da temperatura Acgéo do vento truﬁgaofi: 5 incluindo as decorrentes
do uso e ocupagao
Normais 1,20 1,40 1,20 1,50
Especiais ou
de construgo 1,00 120 1,10 1,30
Excepcionais 1,00 1,00 1,00 1,00

da edificacao.
b

Acgdes truncadas sé@o consideradas agdes variaveis cuja distribuicdo de méaximos & truncada por um dispositivo fisico, de modo que
o valor dessa acd@o ndo possa superar o limite correspondente. O coeficiente de ponderagc@o mostrado nesta Tabela se aplica a este

valor-limite.

O efeito de temperatura citado n&o inclui o gerado por equipamentos, o qual deve ser considerado acaoc decorrente do uso e ocupacéo

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 8681 (2003).



58

4 RESULTADOS E DISCUSSOES

Neste capitulo sdo apresentados os resultados obtidos para os esforcos solicitantes, 0s
esforgos de protensdo minimos e maximos para a viga, o resultado das perdas imediatas e pro-
gressivas, além de também apresentar as verificagfes dos estados limites Gltimos para garantir

a seguranca da estrutura.

4.1 DETERMINACAO DA LONGARINA DE PROJETO

Com as se¢Oes definidas no item 3.1 e os carregamentos apresentados no item 3.5, foi
possivel determinar, a partir do Ftool, 0s momentos e esfor¢os cortantes atuantes em cada se¢do
para cada etapa de carregamento, cujos resultados podem ser observados no Apéndice A. A
partir da combinacéo das quatro etapas de carregamento para cada longarina, concluiu-se que a
longarina 1 é a que esta submetida aos maiores esforgos. Devido a isso, a mesma sera utilizada

para o dimensionamento e seus esfor¢os podem ser observados no Quadro 5.

Quadro 5 - Esforgos atuantes na longarina de projeto.

Esforgos atuantes na longarina de projeto
Momentos fletores (kNm) Esforgos Cortantes (kN)

Secdo |ETAPA 01|ETAPA 02|ETAPA 03| Mobvel Secdo |ETAPA 01|ETAPA 02|ETAPA 03[ Mobvel
SO 0,0 0,0 0,0 0,0 SO 295,6 2054 1446 4915
S1 651,8 4722 3314 1099,3 S1 233,6 1724 120,5 432,0
S2 11173 862,0 602,5 1983,5 S2 186,9 1394 96,4 375,6
S3 1586,1 1169,2 8134 2663,9 S3 140,2 106,4 72,3 3224
S4 1878,2 1394,0 964,0 31446 S4 935 734 48,2 2724
S5 20534 1536,2 10544 3450,1 S5 46,7 404 24,1 225,6
S6 21118 1596,0 1084,5 3551,9 S6 0,0 74 0,0 182,0

Fonte: Autor (2019).
Como € de esperar de uma viga com dois apoios nas extremidades, a analise do Quadro

5 permite identificar que a Secdo 6 é a mais solicitada quanto a flexdo enquanto que a Secéo 0

¢ a mais solicitada quanto ao cisalhamento.

4.2 POSICIONAMENTO DOS CABOS DE PROTENSAO

Para se determinar a excentricidade maxima na se¢do mais critica (S6), foram feitas
algumas considerag¢des. Considerando o viaduto sobre a classe de agressividade 111, o cobri-
mento adotado foi de 4 cm, de acordo com a Tabela 7.2 na ABNT NBR 6118 (2014). Também

foi considerado um espaco para o posicionamento de estribos, que foram estimados com a bitola
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de 10 mm. Considerou-se 0 espago para o alojamento de uma camada de barras de armadura
passiva com diametro de 20 mm e uma distancia vertical entre essas barras e o cabo de proten-
sdo mais proximo de 20 mm, conforme especificado no item 18.3.2.2 da ABNT NBR 6118
(2014). Ao total, resulta em uma distancia de 9 cm entre as bordas da sec¢éo 6 e a face do cabo
mais préximo.

Foi considerado inicialmente a utilizacdo de 3 cabos, padrdo Freyssinet, com diametro
externo da bainha de 85 mm e o espacamento vertical entre eles igual ao didmetro, como reco-
menda-se na Tabela 18.1 da ABNT NBR 6118 (2014). A disposicao dos trés cabos e as demais
dimensdes supracitadas podem ser visualizadas na Figura 33. Porém, vale salientar que todo o
dimensionamento sera realizado utilizando o cabo equivalente aos trés, que fica posicionado no

centroide dos cabos.

Figura 33 - Detalhe do posicionamento das armaduras na Secéo 6.

|
esp=85mm O

Fbainha=88mm
Fs=20rmm

esp=20mm

Pest=10mim e=40mim
Fonte: Autor (2019).
Assim, considerando a distancia do bordo inferior até o centroide da se¢éo (y;ns) € as
distancias apresentadas na Figura 33, a excentricidade maxima do cabo equivalente (e,) pode

ser determinada pela seguinte Equacéo 45:

ep = Yinf — 9cm — 2,50p4inng = 90,60cm — 9cm — 2,5 * 8,5cm = 60,35cm (45)

43 DETERMINACAO DO ESFORCO DE PROTENSAO

Nesse item, serdo realizadas as analises nas fibras inferiores e superiores do concreto,
de modo a determinar o menor esfor¢o de protensao necessario para atender todas as solicita-
cOes a estrutura, e concomitantemente ndo supere as resisténcias de tracdo e compressdo do

concreto.
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4.3.1 Propriedades do concreto

Como mencionado no item 3.3, o concreto utilizado nesse trabalho possui a resisténcia
caracteristica (f;) de 35 MPa. Essas e outras propriedades do concreto, que serdo utilizadas ao

longo do trabalho, estdo apresentadas na Tabela 8.

Tabela 8 — Propriedades do concreto.

fo 35 MPa
fetm 3,21 MPa
fotcing 2,247 MPa
fetisup 4,173 MPa
Eei 3,313 10" MPa
Ees 2,940 10" MPa

Fonte: Autor (2019).

Na tabela 8, f., diz respeito a resisténcia média de tracdo do concreto, firxins € fetksup
representam, respectivamente, as resisténcias de tracdo inferior e superior do concreto, e E,; e
E.s sdo os modulos de resisténcia inicial e secante, respectivamente. Todas essas propriedades
foram determinadas com as formulagdes apresentadas na se¢do 8 da ABNT NBR 6118 (2014)

e seus calculos detalhados podem ser consultados no Apéndice B.

4.3.2 Verificacdo quanto a protensdo completa

Por se tratar da situacdo na qual ndo surgem tensdes de tracdo na secao, verificou-se a
possibilidade de utilizar esse tipo de protensdo no projeto. Dessa maneira, a Equacdo 36 foi
utilizada para determinar o esforco minimo de protensdo suficiente para anular todas as tensdes
de tracdo na secdo. Utilizou-se a combinacao rara de momentos, por se tratar da mais critica
nessa situacao.

Para determinar o esforco necessario, foram levados em consideracédo todas as etapas de
carregamento, visto que o esforgo de protenséo deve ser dimensionado para o tempo infinito.
Por outro lado, no momento de aplicacdo do esforco, quando sé esta atuando o peso proprio da
estrutura, a tensdo de compressao causada pelo esforco de protensdo ndo pode ser maior que
60% da resisténcia caracteristica do concreto (PFEIL, 1980).

Assim, a Equagdo 36 foi utilizada duas vezes: a primeira com todos 0s momentos atu-

ando para determinar o esforco minimo necessario (Pnec); a segunda com apenas 0 peso proprio
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atuando para determinar o esforco maximo (Pméx) possivel na pe¢a sem que ela rompa por

compressdo excessiva. Os valores obtidos estdo apresentados na Tabela 9.

Tabela 9 — Esforcos calculados para protensdo completa.

P,ec 8.366 103kN

Prnax 8.317 103kN
Fonte: Autor (2019).

Como mostrado na Tabela 19, o esfor¢o de protensdo necessario (B,..) para poder ser
considerado a situacdo de protensdo completa resultou num valor maior que o esforco maximo
permitido (P,,4,)- Dessa maneira, ndo foi possivel considerar a protensdo completa e partiu-se

entdo para a protensao limitada.

4.3.3 Protensao limitada

Para a protensdo limitada, as combinag6es em servico utilizadas sdo as combinagdes
frequente e quase-permanente, cujos valores dos coeficientes de reducdo das acdes variaveis,
de acordo com a ABNT NBR 8681 (2003), sdo ¥;=0,5 e ¥,=0,3, respectivamente. Conforme
apresentado no Quadro 1, na protensdo limitada, a combinagéo frequente deve satisfazer o es-
tado limite de formacdo de fissuras, ndo podendo haver tensdes de tragcao superiores a f,ixins
em nenhum ponto da secéo. Ja a combinacao quase-permanente deve respeitar o estado limite
de descompressdo, ndo podendo haver qualquer tensao de tragéo.

Com essas consideragdes, as Equacdes 35 e 36 foram utilizadas para determinar os es-
forcos minimos e maximos de protensdo analisando as fibras superiores e inferiores da secdo
mais critica do projeto (S6). Foi realizado o mesmo procedimento apresentado anteriormente,
no entanto, agora foram introduzidos os coeficientes de minoracdo dos esforgos variaveis e as
tensdes limites foram adaptadas para cada tipo de combinagéo. Os resultados estéo apresentados
na Tabela 10.
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Tabela 10 - Valores minimos e maximos de protenséo.

COMBINACAO | FIBRA ANALISADA ESFORGO (kN)

Superior Max 18610

Frequente min 3164
Inferior max 8317

min 5992

. Max 18610

Superior min 7774

Quase-Permanente - e 8317
min 5873

Fonte: Autor (2019).
Assim, com o intuito de dimensionar as longarinas de maneira econémica, foi selecio-

nado o menor esfor¢o possivel que atenda a todos os intervalos apresentados na Tabela 10.

Dessa maneira, o0 esforgo de protensdo do projeto no tempo infinito sera P;,r = 5992 kN.

4.4 DIMENSIONAMENTO DAS ARMADURAS DE PROTENSAO

A norma da ABNT NBR 7483 (2008) classifica as cordoalhas de acordo com o nimero
de fios, sendo estes 3 ou 7 fios, e pela resisténcia a tracdo do acgo, sendo ela 190 kN/mm?2 ou
210 kN/mmz2, Para o presente trabalho, foi selecionada a cordoalha de 7 fios do aco CP 190 RB,
Cuja resisténcia carateristica a tragdo Gltima € igual a f,,., = 1900MPa. Ja a resisténcia carac-
teristica ao escoamento dessa cordoalha serd dada pela Equacao 8, visto que se trata de um aco
com relaxacéo baixa, dessa forma tem-se a Equacdo 46:

foyk = 09fpex = 1710MPa (46)

A area da cordoalha selecionada, de acordo com a ABNT NBR 7483 (2008), é igual a
Acora = 143mm?. De acordo com o item 9.6.1.2.1 da ABNT NBR 6118 (2014), a tenséo inicial
na armadura de protensao (a,,;) deve ser o menor valor entre 0,74f, € 0,82f,, assim tem-

se como resultado a Equacéo 47:

0,74f,tx = 0,74 * 1900 MPa
Opi < {O;Szfpyk — 0,82 + 1710 MPa - 0p; = 1402 MPa (47)
De posse da area de uma cordoalha e da tenséo inicial que ela suporta, pode-se determi-
nar a forca inicial (p;) suportada por cada cordoalha, como € visto na Equacao 48:
Pi = Acora * 0pi = 200,515 kN (48)
Para determinar o nimero total de cordoalhas do projeto, é necessario conhecer o es-

forco resistido por cada cordoalha no tempo infinito. Para isso, como ainda nao se tem dados
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das perdas de protensdo, faz-se uma estimativa inicial de 30% de perdas totais. Dessa maneira
o0 esforco que cada cordoalha resiste no tempo infinito é dado pela Equacéao 49
Pcord inf = 70% p; = 140,36 kN /cord (49)
Assim, o nimero de cordoalhas necessario para suportar o esforco total, apresentado no

item 4.3.3 é obtido pela Equacéo 50:

Ping
Neora = ———— = 42 cordoalhas (50)
pcord_inf
Estudando o catalogo de Freyssinet, encontrou-se como melhor solucédo a utilizacao de
3 cabos de 85 mm de didmetro com 15 cordoalhas cada, totalizando 45 cordoalhas ao total.
Como a estimativa inicial para a determinacédo da excentricidade maxima considerou essa con-

figuracdo de cabos, nada precisara ser alterado.

45 TRACADO DO CABO EQUIVALENTE

Como foi abordado no item 2.1.4.2, a pardbola de segundo grau é a curva ideal para
representar os trechos curvos do cabo para cargas uniformemente distribuidas. No presente tra-
balho, sera considerado todo o cabo como curvo, sem a presenca de trechos retos, de maneira a
avaliar melhor como as perdas variam em func¢édo da curvatura do mesmo. Assim, partindo do
centrdide das secBes transversais nas extremidades da viga e chegando ao meio da viga com a
excentricidade maxima encontrada no item 4.2, foi realizado o tracado do cabo equivale, que

pode ser visualizado na Figura 34.

Figura 34 — Tragado do cabo equivalente.

____________________________ T
\ 60,35 em / 40,60 cm

l 30,00 m l

Fonte: Autor (2019).
Para determinar a equacéo da parabola apresentada na Figura 34, fez-se 0 uso dos pontos

onde se conhecem a coordenada x, que representa o comprimento da longarina, a excentricidade
e(x) e a sua derivada que representa a inclinacdo do cabo a(x). Para isso, basta determinar os
coeficientes a, b e ¢ da Equacdo 51.

e(x) =ax*+bx +c (51)

a partir da qual, através de sua primeira derivada, se obtém a Equacéo 52.
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alx) =2ax+b (52)
As informacdes conhecidas sdo que para x = 0 m, tem-se que e(x = 0) = 0 cm, para
x = 15m, tem-se que e(x = 15) = 60,35 cm, valor da excentricidade maxima, e a(x =
15) = 0 rad, ponto onde a inclinagdo muda. Resolvendo o sistema com essas trés considera-
cOes, sdo encontrados os coeficientes a, b e c. As equacdes finais sdo apresentadas séo apre-
sentadas a seguir:
e(x) = —2,682+1073x2 + 0,08x (53)
a(x) = —5,364 * 1073x + 0,08 (54)
Fazendo o uso das Equacdes 53 e 54, é possivel conhecer a excentricidade e a inclinacéo
de cada secdo de controle da viga. Com as excentricidades determinadas, junto com os momen-
tos apresentados para cada secdo no Quadro 5, foi novamente efetuado o procedimento do item
4.3.3 para determinar os valores de protensdo minimos e maximos de cada secdo. Para realizar
essa determinacao, utilizou-se diretamente a combinacdo frequente, pois ela apresenta 0s mai-

ores valores minimos. Os resultados obtidos podem ser observados na Tabela 11.

Tabela 11- Valores maximos e minimos de protensdo para cada secao.

SECAO ESFORCO MAX (kN) ESFORCO MIN (kN)

SO 15390 -1646
S1 11820 2323
S2 10010 3994
S3 9179 5008
S4 8666 5532
S5 8400 5829
S6 8317 5992

Fonte: Autor (2019).
Os valores apresentados na Tabela 11 serdo importantes para 0s proximos itens pois sera

necessario avaliar se, apos as perdas de protensdo, os esforgos no cabo atenderdo os limites

minimos e maximos em cada se¢ao.

46 CALCULO DAS PERDAS EFETIVAS DE PROTENSAO

Para se determinar as perdas efetivas, deve-se conhecer primeiramente o esforco inicial
que sera aplicado aos cabos. Como se conhece apenas o esfor¢co no tempo infinito, deve-se
realizar uma estimativa das perdas para que se possa determinar o esforco inicial. Assim, con-
siderando mais uma vez o valor de 30% de perdas, tem-se que o esforco de protensdo inicial

total (P;) é obtido com a Equacéo 55:
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Pinf

P; = = 8492 kN (55)
i =0.70 8492 k
Por se tratarem de trés cabos, tem-se que o esforco de protensdo inicial por cabo (P; cqp0)
é dado pela Equacéo 56:
P;
Pi cabo = §l = 2831 kN (56)

A seguir, serdo apresentados os resultados das perdas efetivas imediatas e progressivas,
de modo a determinar, ao final da secéo, os esforcos de protenséo efetivos que estardo agindo

sobre a estrutura.

4.6.1 Perdas imediatas

4.6.1.1 COMPENSACAO DE PERDAS NO SISTEMA DE PROTENSAO

Como apresentado no item 2.1.6.1, para compensar as perdas por atrito no macaco hi-
draulico, deve-se realizar um acréscimo de 5% na tensdo aplicada. O macaco selecionado para
esse projeto foi o Modelo Freyssinet K-350, pois o esforco maximo que ele suporta é de
3370 kN, sendo o primeiro no catalogo da empresa a suportar o esfor¢o P; .4p,. Ainda segundo
o catalogo, a area do cilindro desse macaco é A.;; = 498 cm?.

Para a aplicacdo da Equacdo 13, ainda € necessario conhecer a tensdo maxima a ser
aplicada no cabo (o, m4x), determinada pela Equacdo 58 que corresponde a divisao do esforgo
de protensdo inicial no cabo (P; ¢4p0) Pela area do cabo (A, cqpo), €SS2 que por sua vez diz

respeito a area de 15 cordoalhas, como esta determinado na Equacéo 57.

Ap_cabo = 15ACOTd = 21,45 sz (57)
Oy mix = 22222 = 1320 MPa (58)
- Ap_cabo

Portanto, o resultado da tensdo a ser aplicada no macaco (Pqcaco) €Sta apresentado na
Equacéo 59:
o, . A
Pmacaco = 1,05 —mix_Peabo _ 59 685 Mpg (59)
cil
Como a tensdo méaxima que o macaco K-350 suporta é de 69 MPa nédo ha necessidade

de selecionar um macaco diferente.
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4.6.1.2 PERDAS POR ATRITO AO LONGO DO CABO

O coeficiente de atrito entre o cabo e a bainha metalica informado no catalogo de Freys-
sinet € u = 0,24, engquanto que o coeficiente de atrito por unidade de comprimento é k, =
0,001. A partir de u e k,, determina-se a variagcdo angular por metro linear do cabo (k), utili-

zando a Equacédo 19, como se pode observar na Equagéo 60:

k
k = 70 =4,167.1073 (60)

Através da aplicacdo dos valores determinados acima, junto com as ja conhecidas ex-
centricidades e angulacGes, pode-se determinar, a partir da Equacédo 18, as perdas por atrito em

cada secdo. Essas perdas encontram-se listadas na Tabela 12.

Tabela 12 - Perdas efetivas por atrito.

SECAO PERDAS POR ATRITO (kN)

SO 162,19
S1 156,44
S2 150,45
S3 144,45
S4 138,45
S5 132,45
S6 126,44

Fonte: Autor (2019).

4.6.1.3 PERDAS POR ENCUNHAMENTO

A acomodacdo da ancoragem Freyssinet para as cordoalhas de didmetro nominal de
15,2 mm provoca uma penetracdo média de 6 mm durante a cravagdo das mesmas. Com esse
valor de penetracdo, foi efetuado o calculo para descobrir o comprimento de propagacéo das
perdas por encunhamento e constatou-se que esse comprimento foi maior que a metade do véo.
Assim, a Equacéo 21 foi utilizada para determinar o novo esforco de protensdo na se¢éo 0 e em
seguida determinou-se as demais perdas nas outras se¢Oes. Todo o procedimento pode ser

acompanhado no Apéndice B e os resultados podem ser consultados na Tabela 13.

Tabela 13 - Perdas efetivas por encunhamento.

SECAO  PERDAS POR ECUNHAMENTO (kN)
S0 201,141
s1 212,502
s2 224,335
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S3 236,169
S4 248,003
S5 259,836
S6 271,670

Fonte: Autor (2019).

4.6.1.4 PERDAS POR ENCURTAMENTO ELASTICO

Ao se efetuar o célculo da razdo entre os médulos de elasticidade da armadura ativa e
do concreto obteve-se a relagéo a,, = 6,802 e, como foi determinado previamente o numero de
cabos do projeto € igual a trés (n = 3). Associando essas informagfes com as demais j& apre-
sentadas, foi possivel determinar as perdas por encurtamento para cada secdo de controle a
partir da Equacdo 22. Vale ressaltar que para a utilizagao dessa equacao, o esforco de protenséo
aplicado ja considera as perdas por atrito e por ancoragem. Os resultados obtidos podem ser
consultados na Tabela 14.

Tabela 14 - Perdas efetivas por encurtamento elastico do concreto.

SECAO PERDAS POR ENC. ELASTICO (kN)

SO 158,677
S1 180,221
S2 228,820
S3 288,465
S4 340,880
S5 376,487
S6 388,907

Fonte: Autor (2019).
As trés perdas imediatas calculadas estdo apresentadas na Figura 35. Como pode ser

observado na figura, as perdas por atrito diminuem a cada se¢éo, o que é explicado pelo fato de
a trajetdria do cabo sair com inclinagdo maxima na extremidade e chegar na inclinacéo zero no
centro da viga. No entanto, em nenhum momento ela é zerada pois ainda conta com o atrito por
unidade linear do cabo. A perda por ancoragem apresenta um aumento ao longo das segdes
visto que a mesma varia com o comprimento do cabo. Ja a perda por encurtamento foi a que
apresentou a maior variacdo, o que é explicado pelo fato dela depender dos momentos das se-

¢Oes, que aumentam a medida que se aproxima da secao central.
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Figura 35 — Perdas imediatas efetivas (em Newtons).
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Fonte: Autor (2019).

foram ent&o descontadas do esforgo de protensao inicial (P;) e

obteve-se 0 esfor¢o imediatamente apds a protenséo (P,) em cada uma das se¢des. Esse Ultimo

esforgo pode ser observado na Figura 36. Nela é possivel perceber que o esfor¢co de protensdo

efetivo é reduzido a cada secdo da viga, no entanto, é necessario que ele se mantenha dentro

dos limites de cada se¢do, o que pode ser verificado na Figura 37. Nesta figura, observa-se que

o0 esforco P, encontra-se em todos momentos dentro da regido delimitada pelos esfor¢cos maxi-

mos e minimos. Dessa maneira,

ndo ha necessidade de alteracGes.

Figura 36 - Esforco de protensdo ap6s as perdas imediatas (em Newtons).
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Fonte: Autor (2019).
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Figura 37 - Verificacdo do esforco de protensdo apés as perdas imediatas (em Newtons).
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Fonte: Autor (2019).

4.6.2 Perdas progressivas

Para o presente projeto foi considerado a utilizagdo do cimento CP VV-ARI devido sua

capacidade de atingir resisténcias altas em pouco tempo apds a concretagem. Para os calculos

referentes a retracdo e fluéncia do concreto foram feitas as seguintes consideracgoes:

Slump de 9 cm;

Umidade relativa média do de 60%;

Temperatura média de 25° C;

Idade de aplicacdo da protensdo de 28 dias;

Idade correspondente ao tempo infinito de 1000 dias.

Com esses dados, foi efetuado o procedimento apresentado no item 2.1.6.4 e determi-

naram-se todos os parametros da Equacdo 26. Na Tabela 15, estdo apresentados os resultados

finais das perdas progressivas. Os resultados parciais e o procedimento podem ser consultados

no Apéndice B.

Tabela 15 - Perdas progressivas efetivas.

SECAO PERDAS PROGRESSIVAS (kN)

SO 1303
S1 1347
S2 1456
S3 1573
S4 1682
S5 1757
S6 1783

Fonte: Autor (2019).
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Através da subtracdo do esforco P, apresentado no item anterior, pelos resultados apre-
sentados na Tabela 15, foi possivel determinar o esforco efetivo final em cada secéo da estru-

tura, que podem ser consultados na Tabela 16.

Tabela 16 - Esfor¢o efetivo de protensdo em cada se¢éo.

SECAO  ESFORCO EFETIVO FINAL (kN)

SO 6.668
S1 6.596
S2 6.433
S3 6.251
S4 6.083
S5 5.967
S6 5.922

Fonte: Autor (2019).

O esforco efetivo final foi entdo comparado com os limites de cada se¢do, como pode
ser visto na Figura 38. Embora os esforcos efetivos tenham se aproximado dos valores minimos
para as secOes centrais, 0s mesmos ndo foram ultrapassados, de modo que ndo ha necessidade
de serem alterados. Na se¢do 6, a mais critica, a folga entre o esforco efetivo e o esforco minimo

necessario foi de 4,957 N, enquanto que nas demais se¢des essa folga apenas aumentou.

Figura 38 - Verificacdo do esforco de protensdo apés as perdas progressivas (em Newtons).
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Fonte: Autor (2019).

4.7 DETERMINACAO DA ARMADURA MINIMA

A armadura minima passiva huma viga € determinada para garantir um melhor compor-

tamento quanto ao surgimento de fissuras no concreto. A ABNT NBR 6118 (2014) em seu item
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17.3.5.2.1 recomenda que a armadura respeite 0 minimo absoluto de 0,15% da area bruta do
concreto, mas que também resista a um momento minimo dado pela Equagéo 61:

Mgmin = 0»8W0fctksup (61)
na qual Mg, € 0 momento minimo a ser utilizado no dimensionamento; W, é o mddulo de
resisténcia da secao transversal bruta de concreto mais tracionada, o qual corresponde a Wiy,
apresentado no item 3.1 desse trabalho; e f.xsp € a resisténcia caracteristica superior do con-
creto.

Realizando o dimensionamento inicialmente considerando uma sec¢éo retangular, ob-
teve-se um valor de linha neutra menor do que a altura da mesa da viga, 0 que comprovou a
hipdtese inicial. Dessa maneira, determinou-se a area de aco pelo equilibrio de forcas e de mo-
mentos na secdo e concluiu-se que sdo necessarias 5 barras de 20 mm do aco CA 50. Por fim,
verificou-se que essa area calculada corresponde a 0,21% da area de concreto, valor maior que
a taxa minima de 0,15%. Para acompanhar todo o procedimento detalhadamente, o Apéndice

B pode ser consultado.

4.8 DIMENSIONAMENTO AO CISALHAMENTO

Os coeficientes utilizados para o dimensionamento foram y, = 1,35 para as cargas per-
manentes e y, = 1,50 para as cargas variaveis, pois ambos apresentam situacdes desfavoraveis
para a combinacdo. Ja no que diz respeito a parcela vertical da for¢a de protenséo utilizou-se o
coeficiente y,, = 0,90 pois essa componente é favoravel a diminuicéo do esforco total. Na Ta-

bela 17 estdo apresentados os resultados do calculo dos esforcos cortantes.

Tabela 17 - Combinagdes dos esfor¢os cortantes.

SECAO  VSdo (kN)  VSd (kN) Reducéo do esforco (KN)

S0-9S1 1.609 1.130 479
S1-S2 1.359 961 397
S2-S3 1.269 958 310
S3-54 914 687 226
S4-S5 698 552 146
S5-S6 488 416 72

Fonte: Autor (2019).
Na segunda coluna da Tabela 17 encontram-se os valores de calculo considerando ape-

nas as cargas permanentes e variaveis atuando, enquanto que na terceira coluna é feita a consi-

deracdo da reducdo causada pela forca de protensdo. Na ultima coluna da tabela esta destacado
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0 quanto do esforco foi reduzido devido a protensdo. Os valores sdo bastantes significativos
pois acarretarao numa menor utilizacdo de area de aco.

Para poder garantir a utilizacdo dessa reducdo no dimensionamento a Equacdo 39 pre-
cisa ser respeitada. Para efetuar seu célculo, considerou-se que a area de a¢o atuando na viga é
igual a &rea minima, encontrada no item 4.7. Assim, o valor encontrado foi o seguinte:
Ay foya + As fya = 10.250 kN
que, ao ser comparado com os valores da Tabela 17, percebe-se que estd maior do que todos,
garantindo o atendimento da restricdo normativa.

Utilizando o modelo de célculo | da ABNT NBR 6118 (2014), presente no seu item
17.4.2.2, e considerando estribos de 10 mm de didmetro, efetuou-se o dimensionamento e 0s
resultados podem ser observados na Tabela 18.

Tabela 18 - Resultados do dimensionamento ao cisalhamento.

SECAO  Asw calc (cm?m)  Espacamento (cm)

SO0-S1 9,375 16
S1-S2 6,794 20
S2-S3 6,828 20
S3-S4 3,21 33
S4 - S5 3,21 33
S5 -S6 3,21 33

Fonte: Autor (2019).
As areas de aco apresentadas na segunda coluna da Tabela 18 foram dimensionadas

respeitando o limite minimo do item 17.4.1.1.1 da ABNT NBR 6118 (2014), enquanto que 0s
espacamentos na terceira coluna estdo de acordo com os valores maximos apresentados no item

18.3.3.2 da mesma norma. Os calculos detalhados estdo presentes no Apéndice B.

4.9 VERIFICACAO DO ELU DE FADIGA

De acordo com ABNT NBR 6118 (2014), o efeito da fadiga é entendido como um fe-
ndmeno relacionado a acdes dinamicas repetidas que geram modificacdes progressivas e per-
manentes na estrutura interna de um material. Essas modifica¢des sdo decorrentes das oscila-
¢Oes de tensdes causadas pelas agdes repetidas. De modo a garantir que a estrutura ndo atinja o
estado limite de fadiga, a referida norma determina limites maximos para as variacoes de ten-

séo, que podem ser observados na Tabela 19.
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Tabela 19 - Variacdo de tensdo limite para a fadiga.

Armadura ativa

Valores de Af, , para 2 x 108 ciclos
Caso pd.fad,min, P
MPa
Pré-tracao, fio ou cordoalha reto 150
Pos-tracao, cabos curvos 110
Cabos retos 150
Conectores mecanicos e
ancoragens (caso de cordoalha 70
engraxada)

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014).
Analisando o caso de cabos curvos pos-tracionados, abordado nesse trabalho, expde-se

na Tabela 19 que a variacdo de tensdo limite é de 110 MPa.

Para se determinar as tensdes maximas e minimas que estdo agindo em cada secao de
controle da viga, levou-se em consideracdo o fato de que a Unica carga varidvel atuando sobre
a estrutura € a passagem do trem-tipo. Dessa maneira, 0s momentos maximos foram determi-
nados considerando todas as cargas permanentes atuando junto com o trem-tipo, enquanto que
0s momentos minimos desconsideram a passagem do trem-tipo, restando apenas as parcelas
permanentes. A ABNT NBR 6118 (2014) recomenda a utilizagdo da combinagéo frequente de
acoes para determinar os momentos de fadiga.

O célculo das tensdes maximas e minimas foi realizado a partir da Equagéo 25, na qual
aplicou-se o resultado das combinagfes dos momentos e obteve-se a tensdo no concreto em
cada secdo. Com isso, as tensdes no aco foram obtidas através da correcdo pela relacéo entre os
modulos de elasticidade dos materiais. A ABNT NBR 6118 (2014) recomenda utilizar ¢ = 10
como relacdo para a analise em questdo. Dessa maneira, obteve-se os resultados presentes na
Tabela 20.

Tabela 20 - Resultados dos calculos de fadiga.

SECAO M, (kKN.m) M, (RN.m)  Gppsy (MPa)  Oppin (MPA)  Adyy,, (MPa)

SO 0 0 0 0 0
S1 2005 1455 13,860 10,060 3,799
S2 3574 2582 44,912 32,448 12,464
S3 4901 3569 83,147 60,549 22,599
S4 5809 4236 116,801 85,184 31,617
S5 6369 4644 140,079 102,139 37,940
S6 6568 4792 148,588 108,412 40,176

Fonte: Autor (2019).
Como pode ser observado na ultima coluna da Tabela 20, em nenhuma se¢éo, a variagcéo

de tensdes ultrapassou o limite de 110 MPa. Portanto, a armadura esta segura quanto a fadiga.
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4.10 VERIFICACAO DO ELU DE FLEXAO

A verificagdo quanto ao estado limite Ultimo de flex&o consiste em verificar se 0 mo-
mento resistente de calculo da estrutura é maior que o momento solicitante de calculo. Para o
presente trabalho, essa verificacdo sera realizada com a Secdo 6, pois, como visto anterior-
mente, essa é a se¢cdo com 0s maiores esforcos de flex&o.

A metodologia utilizada para determinar o momento resistente numa se¢édo da viga pro-
tendida é similar a utilizada para o concreto armado, porém, deve ser feita a consideracdo da
aplicacdo do pré-alongamento nos cabos de aco, causado pela protensao. Assim, a deformagéo
especifica total do aco de protensao (e:,¢4;) € determinada pela soma da parcela referente ao
equilibrio da secdo (s.4) € 0 pré-alongamento causado pela protenséo (g,,), como ilustrado na
Equacéo 62.

Etotal = Eeq T Eep (62)

De acordo com Cholfe (2018), a verificacdo do ELU para estruturas protendidas geral-
mente € realizada no dominio 3 de deformacdes, pois, por utilizar relativamente pequenas quan-
tidades de aco, essas pecas se encontram sub-armadas. A caracteristica marcante desse dominio
€ que 0 ago encontra-se escoando. Dessa forma, para determinar 0 momento resistente, inicial-
mente utilizou-se o valor de calculo da resisténcia referente ao escoamento do a¢o de protensao.
Caso a deformacéo observada no a¢o nao seja suficiente para haver o escoamento, a verificagdo
deve ser realizada em um dominio diferente.

Como pode ser observado na Figura 34, a disténcia entre o centro do cabo mais externo
ao centro de gravidade dos cabos € de 17 cm, o que corresponde a exatamente 10% da altura da
viga, que é de 1,70 m, de modo que, de acordo com o item 17.2.4.1 da ABNT NBR 6118 (2014),
é possivel considerar o cabo equivalente na verificacdo do ELU. Caso a referida distancia ul-
trapassasse 10% da altura da viga, a norma supracitada exige que a andlise seja feita para cada
cabo individualmente.

Com o cabo equivalente, determinou-se o esfor¢o total de tracdo a partir de sua area e
de sua tensdo de escoamento. Realizando o equilibrio das forgas, determinou-se a area de con-
creto comprimida equivalente e com esse valor determinou-se a posic¢do da linha neutra da Se-
¢ao 6. Como inicialmente considerou-se o dominio 3 de deformacdes, tem-se que a deformagao

méxima no concreto é de 0,35% e, com isso, foi possivel determinar a deformagdo do aco
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referente ao equilibrio (e.4). A parcela da deformacao referente ao esforco de protensao (&)
foi determinada com a Equacéo 12.

Apos ter se realizado a verificagdo das deformacGes, observou-se que 0 a¢o de fato esta
escoando e que a estimativa inicial pdde ser seguida. Desse modo, determinou-se o centroide
da area do concreto comprimida e calculou-se 0 momento resistente em relagdo ao posiciona-
mento da armadura de protensdo. O momento solicitante foi determinado utilizando os coefici-
entes apresentados no Quadro 3 (1,35 para as cargas permanentes e 1,50 para majorar as cargas

variaveis) e os resultados podem ser observados na Tabela 21.

Tabela 21 - Momentos atuando no ELU.

Mgg (kN.m) Mg, (kN.m)

13.220 12.040
Fonte: Autor (2019).

Como pode ser observado na Tabela 21, o momento resistente de calculo é superior ao
momento solicitante, de modo que a estrutura esta segura quanto a flexdo e ndo ha necessidade
de introducdo de armadura suplementar. Todo o procedimento apresentado nesse item pode ser

observado detalhadamente no Apéndice B.

4.11 VERIFICACAO DO ELS DE DEFORMACOES EXCESSIVAS

Conforme o item 17.3.2.1.3 da ABNT NBR 6118 (2014), por se tratar de uma estrutura
com armaduras ativas que foi projetada respeitando o limite de formacdo de fissuras, a rigidez
a flexdo equivalente para o calculo da flecha pode ser considerada igual ao produto do médulo
de elasticidade secante do concreto com a inércia da secdo bruta. Assim, esses valores foram
inseridos nas propriedades geométricas da viga no Ftool e obtiveram-se as flechas imediatas
correspondentes a cada etapa de carregamento, valores esses que podem ser consultados na
Tabela 22.

Tabela 22 - Flechas imediatas em cada etapa de carregamento.

ETAPA  FLECHA (mm)

01 24,26
02 15,31
03 11,26
04 17,28
TOTAL 68,11

Fonte: Autor (2019).
Para calcular a flecha total, que inclui a parcela deferida no tempo, € necessario deter-

minar o coeficiente de fluéncia do concreto, que foi apresentado no item 2.1.6.4. Para calcula-
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lo considerou-se o tempo inicial de projeto igual a 28 dias e o tempo final igual a 2000 dias, o
que corresponde a um pouco mais de cinco anos. A fleta total (a;,:q;) foi calculada a partir da
Equacédo 63.

Atotar = Ai(1+ @(t,to)) (63)
na qual a; é a flecha imediata total e (¢, t,) € o coeficiente de fluéncia. O valor adquirido foi
Arorar = 20,30 cm. Esse valor deve ser menor que o limite para aceitabilidade visual estabele-

cido na Tabela 13.3 na ABNT NBR 6118 (2014), dado pela Equacéao 64.

L
onde L corresponde ao vao livre da viga. A aplicagdo da Equacdo 64 com o védo de 30 metros

(64)

resulta no limite a;;,, = 12 cm. Como a flecha total resultou em um valor maior que o limite

aceitavel, optou-se por utilizar uma contraflecha (CF), que foi determinada utilizando a Equa-

¢ao 65.

CF = atotar — Qim (65)

A contraflecha necesséria resultou em CF = 8,30 c¢m, porém, por questdes de facilidade

de execucao, foi adotado o valor CF = 8,50 cm. A contraflecha também precisa respeitar um

limite maximo dado pela Tabela 13.3 da ABNT NBR 6118 (2014) que esta representado na

Equacédo 66.

L
= (66)

A aplicagédo da Equagdo 66 resultou no valor de CFj;,,, = 8,571 c¢m, que por ser maior

que a contraflecha necessaria, esta atendendo o limite maximo normativo.
4.12 DETALHAMENTO

4.12.1 Ancoragens

Como apresentado nos capitulos anteriores, é através das ancoragens que as forcas dos
cabos de protensdo sdo transmitidas a estrutura de concreto. Por essa razdo, € essencial o correto
posicionamento e fixacdo das placas de apoio na forma do elemento estrutural. O projeto deve
apresentar detalhadamente os nichos das ancoragens indicando suas dimensdes e o angulo de
saida do cabo.

O catalogo da Freyssinet apresenta as dimensdes minimas necessarias para o posiciona-

mento de cada modelo de ancoragem disponivel pela empresa, como pode ser observado na
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Figura 39 e na Tabela 23. O primeiro numero que aparece no modelos da Tabela 23 diz respeito
ao numero de cordoalhas no cabo, e 0 segundo esta relacionado ao diametro da cordoalhas,
sendo 15 para as cordoalhas de didametro 15,2 mm. Como para esse projeto, foi determinado a
utilizacdo de trés cabos com 15 cordoalhas de com o didmetro de 15,2 mm, sera utilizada a
ancoragem de modelo 15K15.

Deve-se atentar na Figura 39 principalmente para a distancia C, que controla o afasta-
mento do centro do cabo a lateral da secdo transversal e a distancia E, que diz respeito ao afas-
tamento minimo vertical entre os eixos dos cabos. Devido ao alargamento da se¢do no apoio e
ao fato dos trés cabos estarem posicionado verticalmente no mesmo plano, as demais dimensdes

sdo facilmente respeitadas.

Figura 39 - Representacéo das dimensfes minimas das ancoragens.

)
-

S —

Fonte: Freyssinet (2015).



78

Tabela 23 - DimensBes minimas para as ancoragens Freyssinet.

Dimensdes .U | Cc D E F
Modelo mm mm mm mm mm mm
100 100 80 120 140 140
160 120 110 165 @ 160 150
160 160 120 180 195 195
200 200 140 210 240 240
200 200 150 225 240 240
240 240 170 255 270 270
270 2707|1957 [ 2931 13207 1'320
300 300 210 315 345 345
320 320 220 330 365 365
3501 13501 72351 13537 13951 1 395
400 400 260 390 430 430
27K15 400 400 260 390 430 430

*os valores indicados siio minimos

V

Fonte: Adaptado de FREYSSINET (2015).

4.12.2 Fretagens de ancoragens

As fretagens sdo armaduras posicionadas atras das ancoragens com a finalidade de re-
sistir aos esforcos de tracdo que se originam do esforco local do cabo. Elas atuam para evitar a
ruptura local do concreto devido as tensdes locais muito elevadas. O catalogo Freyssinet apre-
senta ancoragens que ja possuem a armadura de fretagem acoplada. Os modelos com armadura
de fretagem tipo mola podem ser observados na Figura 40 e suas dimensdes estdo presentes na
Tabela 24.
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Figura 40 - Fretagem tipo mola.

Fonte: Freyssinet (2015).

Tabela 24 - Especificacbes da fretagem tipo mola.

Dimensoes Y. B ©C F G H | J GiL B ©D ©QE W K

V

Modelo mm mm mm mm mm mm mm mm mm deg. mm mm mm mm
100 100 51 65 | 80 120 120 120 (30 | 10 115 | 8 155 | 50
B 60 120 9 555 80 180 140 98 35 10 170 8 170 50
160 160 114 55 130 180 180 180 45 10 170 10 250 50
B 200 200 140 55 130 220 220 195 60 10 210 10 300 50
200 200 140 55 130 220 220 195 65 10 210 10 300 50
240 240 165 685 140 260 260 270 70 15 255 12 350 50
IS 270 270 165 685 140 290 200 270 80 15 285 12 400 S0
S 00 300 197 76 155 320 320 280 8 20 315 12 450 50
B s20 320 197 76 155 340 340 280 85 20 335 12 450 50
LS 350 350 197 76 155 370 370 280 95 20 365 16 510 60
IEZZZE 400 400 254 80 160 420 420 475 100 20 420 20 595 70
B 400 400 254 80 160 420 420 475 110 20 420 20 665 70

Fonte: Adaptado de FREYSSINET (2015).
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4.12.3 Configuracéo final

Respeitando os limites apresentados nas Tabelas 23 e 24, foram entdo posicionadas as
ancoragens nas extremidades das vigas e a partir delas, determinaram-se os tracados definitivos
de cada um dos trés cabos. Na Figura 41 esta presente a vista de uma das laterais da longarina
com destaque para o distanciamento entre as ancoragens. A secdo apresentada na Figura 41 diz
respeito a secdo do apoio que possui 0 alargamento da alma para alocar melhor as ancoragens

e melhorar a resisténcia aos esforgos cortantes.

Figura 41 - Distribuicdo das ancoragens na secdo do apoio.

0,4

0,2

0,45
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Fonte: Autor (2019).
Na Figura 42 expde-se um corte longitudinal dos nichos de ancoragem, de modo que se

pode observar as diferentes angulagfes de cada cabo.
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Figura 42 - Corte transversal dos nichos de ancoragens
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Fonte: Autor (2019).
Ao serem aplicadas corretamente, as angulac@es da Figura 42 garantem a perpendicula-

ridade entre a saida do cabo e a face do concreto, 0 que evita o surgimento de tensdes extras na

regido. Por fim, a Tabela 25 apresenta a elevacdo de cada cabo em funcdo das secGes de con-

trole.
Tabela 25 - ElevacGes de cada cabo nas se¢des de controle em cm.

CABO SECAO00 SECAOO01 SECAO02 SECAO03 SECAO04 SECAOO05 SECAO 06

01 135 114 93 75 60 51 47
02 90 76 62 49 39 33 30
03 45 38 30 23 18 14 13

Fonte: Autor (2019).
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5 CONSIDERACOES FINAIS

Este trabalhou proporcionou o estudo da protensdo em pecas de concreto e permitiu a
aplicacdo dos conceitos abordados em um caso pratico real na cidade de Caruaru-PE. Apds ter
se realizado uma revisao bibliografica sobre concreto protendido, realizou-se o dimensiona-
mento da longarina mais solicitada, sendo essa a da extremidade do tabuleiro.

Foi possivel observar e mensurar todas as perdas de protensdo que ocorrem ao longo
das secBes de controle e também ao longo do tempo. Perdas essas que corresponderam a cerca
de 30% do esforco inicial aplicado. Um valor bastante significativo que caso néo seja estimado
corretamente, a estrutura pode vir a romper pelo fato de o esforco ter sido reduzido demasiada-
mente.

A analise do estado limite Gltimo permitiu identificar que a estrutura ndo necessita de
armadura complementar, de modo que apenas os trés cabos de protenséo foram suficientes para
resistir ao momento solicitante. No que diz respeito a fadiga, observou-se pequenas variagoes
de tensbes, que se encontram bastante abaixo do limite estipulado pela ABNT NBR 6118
(2014), diferentemente do que é observado em pontes de concreto armado, nas quais as varia-
coes de tensdo comumente ultrapassam o limite da norma.

No que diz respeito ao estado limite de deformagdes excessivas, observou-se flechas
relativamente pequenas para uma viga com 30 m de vao. Isso se deve ao fato de que a protensao
limitada possibilita a utilizacdo da inércia bruta do concreto para o calculo das flechas, pois
como o limite de formacdo de fissuras € respeitado, as se¢cdes do concreto encontram-se sem

aberturas.

5.1 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Trabalhos académicos futuros podem contribuir para disseminar ainda mais a utilizacdo
da protensdo na regido, com intuito de explorar as vantagens que esse sistema oferece. Dessa
maneira, sao apresentadas a seguir algumas sugestdes para futuras pesquisas:

v Realizar o dimensionamento dos outros elementos da ponte, como lajes e pilares, utili-
zando a protensao.

v’ Considerar parcelas das lajes como mesa colaborante das longarinas protendidas;

<

Comparagdo de custo entre a estrutura em concreto armado e a estrutura protendida;

v Aplicar a protensdo em outros tipos diferentes de estrutura.
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APENDICE A — Esforcos atuantes em cada se¢ao

LONGARINA 1
Momentos em cada etapa de carregamento (kNm) Cortante em cada etapa de carregamento (kN)
Secdo |[ETAPA O1|ETAPA 02|ETAPA 03| Modvel Secdo |ETAPA O1|ETAPA 02|ETAPA 03| Modvel
SO 0,0 0,0 0,0 0,0 SO 295,6 205,4 144,6 491,5
S1 651,8 472,2 331,4 1099,3 S1 233,6 172,4 120,5 432,0
S2 1117,3 862,0 602,5 1983,5 S2 186,9 139,4 96,4 375,6
S3 1586,1 | 1169,2 813,4 2663,9 S3 140,2 106,4 72,3 322,4
S4 1878,2 | 1394,0 964,0 3144,6 S4 93,5 73,4 48,2 272,4
S5 2053,4 | 1536,2 | 1054,4 | 3450,1 S5 46,7 40,4 24,1 225,6
S6 2111,8 | 1596,0 | 1084,5 | 3551,9 S6 0,0 7,4 0,0 182,0
LONGARINA 2
Momentos em cada etapa de carregamento (kNm) Cortante em cada etapa de carregamento (kN)
Segdo |ETAPA O1|ETAPA 02(ETAPA 03| Movel Secdo |[ETAPA O1|ETAPA 02|ETAPA 03| Movel
SO 0,0 0,0 0,0 0,0 S0 295,6 197,8 154,3 383,9
S1 651,8 455,6 353,7 866,2 S1 233,6 166,6 128,6 333,9
S2 1117,3 833,0 643,1 1566,8 S2 186,9 135,3 102,9 287,1
S3 1586,1 | 1132,3 868,2 2107,3 S3 140,2 104,1 77,2 243,5
S4 1878,2 | 1353,5 | 1029,0 | 2489,6 S4 93,5 72,8 51,5 203,0
S5 2053,4 | 1496,6 | 11255 | 2729,7 S5 46,7 41,6 25,7 165,6
S6 2111,8 | 1561,5 | 1157,6 | 2809,7 S6 0,0 10,4 0,0 131,4
LONGARINA 3
Momentos em cada etapa de carregamento (kNm) Cortante em cada etapa de carregamento (kN)
Secdo |ETAPA O1|ETAPA 02(ETAPA 03| Movel Secdo |[ETAPA O1|ETAPA 02|ETAPA 03| Movel
SO 0,0 0,0 0,0 0,0 S0 295,6 207,4 155,5 354,5
S1 651,8 477,4 356,5 797,8 S1 233,6 174,4 129,6 306,8
S2 1117,3 872,2 648,1 1442,7 S2 186,9 141,5 103,7 262,3
S3 1586,1 | 1184,6 875,0 1941,0 S3 140,2 108,4 77,8 221,0
S4 1878,2 | 1414,5 | 1037,0 | 2294,6 S4 93,5 75,4 51,8 182,9
S5 2053,4 | 1561,9 | 1134,2 | 2514,6 S5 46,7 42,4 25,9 148,1
S6 2111,8 | 1626,7 | 1166,6 | 2587,9 S6 0,0 9,5 0,0 116,4




1.2

APENDICE B - Rotina do Mathcad

PROPRIEDADES GEOMETRICAS
TRANSVERSINA
b, := 10cm
h, = 150cm
3
btr. htI‘ 6 4
I, = =2.813x 10 -cm
12
LONGARINA
Secao dividida
0,25
| 1 1
~—3| p—
N
(=]
3 o
g
-
N
o
N
= 4 |4
|
Propriedades Geométricas
Ne Quant |Area(m?)| y(m) | Ay(m?) | lo(m”4) | Teorema Eixo Paralelo (m*4)
1 2 0,0750 1,60 0,2400 | 0,00167 0,07389
2 2 0,0188 1,47 0,0551 | 0,00014 0,01195
3 1 0,4250 0,85 0,3613 | 0,10235 0,10369
4 2 0,0225 0,27 0,0120 | 0,00009 0,01849
5 2 0,0450 0,10 0,0090 | 0,00027 0,05875
TOTAL —_— 0,7476 — 0,6774 —_— 0,26677
yo (m) 0,906
|_LG(cm™a) 2667737824
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Apartir das informagdes acima, tem-se que as seguintes propriedades:

e Areabruta de concreto
A= 0.7476m"
e Altura da longarina
h:=17m
e Inércia da longarina
Ilg = 26677378.?_4cm4
e Distancias das bordas inferior e superior ao centroide da secao
Yinf = 0.906m

Ysup = h -y, ¢=0.794m
e Moddulos de resisténcia das se¢des inferior e superior

I

| 5 3
Winf r . X =2945x 10 -cm
Yinf
I
WSu = S 3 =3.36 % 105-cm3
P
ysup

e Larguradaalma

bw = 25cm

e Largurada mesa

bs := 100cm

e Alturada mesa
hg := 20em

e Altura da misula
h,, = 10cm

e Vaolivre das logarinas
}W:: 30m

Espacamento entre os exios das longarinas

esp = 2.6m
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LINHA DE INFLU ENCIA DA SECAO TRANSVERSAL DO TABULEIRO
21 METODO DE ENGESSER-COURBON

Numero (n) de longarinas no Viaduto:

n=>5

Coordenadas de cada longarina em relagao ao centro de gravidade da segao transversal:
Xq = —-5.20m

Xy 1= —2.60m

X3 1= 0.00m

X4 = 2.60m

X5 1= 520m

Somatério dos quadrados das coordenadas:

2 2 2 2 2 2
in:le +Xy + X3 + Xy +Xg =67.6m

Xl'X X2'X X4'X
LL1(®) = =+ —— Bl (%)== 4 — LI 4(x) = — + —
n  3x n 3y n  Xx
laje(x) := 0 LI 3(x) = Lo xx xgx
S T LI 5(x) = — + —
. n ¥x;

1

LI_1(x) 0.7

LI 04\

LI 3(x)

—" 01 e e

laje(x) =
-0.2

-0.5
=6 =5 =4 -3 -2 =1 0 1 2 3 4 35 6

2.2 METODO DE LEONHARDT
Inércia Equivalente da Transversina
Como ha apenas uma transversina no meio do vao:

k=1

qu = k-Itr =2.813 x 106-cm4
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Assim, o grau de rigidez da grelha é de:

I
L

Ci= ﬂ-( ) =20.244
Ilg 2esp

Comparando esse valor com o da tabela de Leonhardt para 5 longarinas, temos a seguinte
matriz de rigidez:

0.673 0.360 0.127 -0.025 -0.135
0.360 0.333 0.231 0.102 -0.025
r:=| 0.127 0.231 0.286 0.231 0.127
—0.025 0.102 0.231 0.333 0.360
—0135 -0.025 0.127 0.360 0.673

Na qual a linha diz respeito a longarina analisada e a coluna diz respeito a cota da LI nas
demais longarinas.

-52 0 N (o
26 0 A= (‘ )
eixo = 0 Alpev'l%\:: 0 5 B (rT)<I>
2.6 0 :
. (2
N ° -

0.8

eixo



3 DETERMINACAO DOS ESFORCOS ATUANTES
3.1 CARREGAMENTO DATERCEIRA ETAPA

Com a distribuicdo das cargas do revestimento e dos guarda-corpos a seguir, junto com as
linhas de influéncia das longarinas, pode-se determinar as cargas que chegam nas

longarinas 1, 2 e 3.

ETAPA 3 - Revest. & Guarda-Corpo

2,38kN 2,38kN
8,62kN 1 3.03&\ 12,00kN 9,82kN
; ; I i :
! 1 | 1 1
' | | | |
! 1 | 1 1
| ; ; : !
Lo L02 L03 L 04 L0s
LI_1 - Leonhardt
- S
g g 8 g g 8
LI_2 - Leonhardt
I [ ) s e _
E 7 Fxd F 2 [ @
i 8 3 : 5 :
Ll_3 - Leonhardt
L B = 7717777|77 = e ——— in]
g 8 ¢ 2 . g
=] -] < (-] -} (=]
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Assim, 0s carregamentos serao:

Na Longarina 1

kN KN kN
¢ = 2.38 —(0.762 — 0.150) + 9.62 —-(0.566 — 0.095) + 13 —-(0.250 + 0.031)
L1 _ETO03 o o o

kN

Na Longarina 2

kN kN kN
é = 2.38 —(0.363 — 0.059) + 9.62 —-(0.353 + 0.017) + 13 —-(0.309 + 0.153)
L2 ET03 o - -

I\
CrErey— M8 -

Na Longarina 3

C '—238g 2-0.097 96”E 2-0.165 13E 2-0.259

c = 10378
L3 4ER03 = AT

CARREGAMENTO NAETAPA 4 - CARGAS MOVEIS

Do veiculo tipo TB - 450, tem-se as cargas:

KN
P:=75kN p:=5—

m
Coeficiente de Impacto Vertical

Ly 30

+ 50

20
CIV=1+106| — | = 1.265
v

Coeficiente de Numero de Faixas

AE=:2
MA

CNF := max{[1 — 0.05-(n — 2)],0.9] = 1

Coeficiente de ImpactoAdicional
(Nao se aplica)

Assim, as cargas finais passam a ser:

Q = CIV-CNF-P = 94.875-kN

KN
q:= CIV-CNF-p = 6.325-—

m
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3.21  Trem tipo na Longarina 1

TREM TIPO - L1

T LT

1 1 |
1 ] I
! | |
L4 Loz Lo3 L4 LOS

LI_1 - Leonhardt

T r——

28 ¢
Al
" ;_
Al; = 0812
A2, = 2422

Assim, a partir das cargas majoradas e da linha de influéncia apresentada acima, pode-se
determinar as reagdes na Longarina 1.

Rq = (0.686 +0.439)-Q = 106.734-kN

R_= Al —5136kN
q._ lq_ A .m

E para as regides posteriores e anteriores ao veiculo tipo, existira a seguinte reacao:

kN
R'q =A2,-q=15319-—
m

Com esses dados, é possivel montar o Trem Tipo da Longarina 1, como pode ser visto
abaixo:

15.32 kN/m 16.32 KN/'m

| 5.14 KN'm ||
JIIIITITIIIITIIIITETE |

< <

™~ ~

© ©
Ol ci
- -

F1som+150m+150mt150m!

¢ 106.7 KN




3.22 Trem tipo na Longarina 2

TREM TIPO - L2

' 1 '

' 1 1

| 1 )
LO1 L 02 LC3 LO4 L0S

LI_2 - Leonhardt

0383 —
0352
0.348
0812
0201 |

A3

Al, = 0537
A2, = 0.795
A3, =2.388

Assim, a partir das cargas majoradas e da linha de influéncia apresentada acima,
pode-se determinar as reagdes na Longarina 2.

RQ2 = (0.346 + 0.312)-Q = 62.428-kN

_ B kN
R = (All + A22)-q = 10.164-:

E para as regides posteriores e anteriores ao veiculo tipo, existira a seguinte
reacao:

' g s kN
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Com esses dados, € possivel montar o Trem Tipo da Longarina 2, como pode ser visto

abaixo:
RRRRRARRARR N nznannnRARRRARRARRAR
EE
IS T I |

3.23 Trem tipo naLongarina 3

TREM TIPO - L3

Ispsnssanes:

1 1 1

1 . | \

1 1 1
L1 L02 L3 Lo4 L 05

LI_3 - Leonhardt
—r— — ——]—I I [——— ——— ————

g 8 8
g 3§ § § g

A e s Y

A3

Aly = 0782

A2; = 0.782

A3; = 2442

Assim, a partir das cargas majoradas e da linha de influéncia apresentada acima,
pode-se determinar as reagdes na Longarina 3.

RQ3 = (2-0.270)-Q = 51.233-kN

Rz = (Al3 + A23)~q = 9.892~%
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E para as regioes posteriores e anteriores ao veiculo tipo, existira a seguinte
reagao:

KN
= A35-q = 15.446—
m

Com esses dados, é possivel montar o Trem Tipo da Longarina 3, como pode ser visto
abaixo:

R’q3 :

15.45 KN/m 0 .89 kN/m 15.45 KN/m

ANRRRARRARR N e nmnmnnn ANRRARRRARRRN!

€ £ 2

a S

£ e L0
| | | |
T Ll T 1

DETERMINAGCAO DA LONGARINAMAIS CRITICA

A partir dos esforcos gerados no FTOOL, pode-se perceber que a LONGARINA € a
mais solicitada das cinco. Assim, o dimensionamento sera feito para ela e o
resultado sera repetido para as demais.

Assim, os momentos em cada sec¢ao e em cada etapa serao:

0 0 0 0
651.8 4722 3314 1099.3
1117.3 862.0 602.5 1983.5
Mgl :=| 1586.1 [kN-m Mg2:=| 1169.2 [kN-m Mg3:=| 8134 [kN-m Mq:=| 2663.9
1878.2 1394.0 964.0 3144.6
2053.4 1536.2 1054.4 3450.1
2111.8 1596.0 1084.5 3551.9

POSICIONAMENTO DAS ARMADURAS DE PROTENSAO

Para o calculo das excentricidades maximas, foi considerado o cobrimento de 4 cm das
armaduras passivas, um espago para o posicionamento de estribos (estmados coma
bitola de 10 mm) e de barras de armadura passiva (considerando poder alojar até uma
camada de bitolas de 20 mm), e uma distancia vertical entre essas barras e o cabo mais
préximo (de 20 mm, conforme especificado no item 18.3.2.2 da NBR 6118:2014 para o
detalhamento de vigas), totalizando uma distancia de 9 cm entre as bordas da secao e a
face do cabo mais préximo . O espacamento entre cabos foi tomado como o valor do
diametro da bainha (85mm), entre as faces dos cabos. Supondo inicialmente a utilizagao
de frés cabos, tem-se que a excentricidade fica:

Dcabo = 85mm

€p = VYinf —9¢m = 2.5-D_p, = 60.35-cm

kN-m
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CALCULO DAFORCADE PROTENSAO MIiNIMA NECESSARIA

Combinagao frequente Combinagao quase-permanente
\Ill =05 \112 = 0.3

e Resisténcia caracteristica do concreto
f ) = 35MPa

e Resisténcias a tragdo do concreto

w |

fck
£, =03 MPa = 3.21-MPa
Ly MPa

foiking = 0-7-f,p = 2.247-MPa

fotisup = 1-3form = 4-173-MPa

e Tensdo maxima de compressao admissivel ao concreto

Oad ¢ = 0.6:fy =21-MPa
e Modulo de Elasticidade Inicial
op =1 p/ granito

fok

E ‘MPa =3.313 x 104-MPa

s = oe-5600-
ci E MPa
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5.2
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e Modulo de Elasticidade Secante
fck

Q= min(O.S + 0.2- \ 1) =0.888

a

4
E = 05Eg =294 x 10 -MPa

VERIFICAGAO - PROTENSAO COMPLETA

Fibra inferior

Para garantir que a tensao na fibra inferior sera maior ou igual a zero (sem tragdo), deve-se
ter um esforgo minimo de:

Mglg+Mg2s+Mg36+Mqg

Winf

4 = 8.366 x 103-kN

minimo = "
1 p
—

Ag Winf

Porém, a tensdao de compressao nao pode ulfrapassar a tensao admissivel do concreto no
momento da aplicagéo, fazendo com que a forga maxima que a pega suporte seja:

Mgl
; *%ad ¢
. inf 3
Pissivng. = =8.317x 10 -kN
1 ep
— 4+
Ac Wins

Assim, ndo é possivel considerar a situacao de protensdo completa.

Protensao Limitada - Combinagao Frequente
Fibra Inferior

Para esse caso, a forga deve ser maior que:

Mg16+Mg26+Mg36+ \Ill-MqG

spfl v
ctkinf
Winf 5
Podn BT CEF =5.922 x 10°-kN
L 1 o
— +
A W

c inf



E nao pode ultrapassar, no momento da protensao, o seguinte valor:

Mgl 6
Wit i3 Oad_c 5
Pmax_FI_CF = . =8.317x 10™-kN
AP
Ac Winr
Fibra Superior

Na fibra superior, deve-se ter a forga minima de:

Mg16+ Mg26 + Mg36+ \Ill~Mq6

=0,
ad ¢
Wsup = 3
Pmin FS CF = =-3.164x 10" -kN
| FS_| 1 o
- +
Ac sup
E maxima
de:
Mgl 6
— + fetkinf
) Wsup 4
Pmax FS_CF = =1861x 10 -kN
1 ep
-—+
A, Wgp

Protensao Limitada - Combinagdo Quase Permanente

Como dependem apenas das cargas permanentes, os valores maximos se mantem os
mesmos da combinagdo anterior.

Fibra Inferior
Para esse caso, a for¢ca deve ser maior
que:
Mgl g+Mg26+Mg36+¥5-Mqg
W.
inf 3
Prin FI_CQP ™= =5.873x 10" kN
1 ep

— +

Ag Winf
Fibra Superior

Na fibra superior, deve-se ter a forga minima de:

Mgl6 + Mg26+ Mg36 + \P2~Mq6

~Oad ¢

=-7.774 x 103-kN

Pmin FS_cQP =




Assim, visando a economia seleciona-se a menor for¢a que atenda os todos os
intervalos.

- _ 3

DIMENSIONAMENTO DAS ARMADURAS DE PROTENSAO
Selecionado a cordoalha de 7 fios do aco CP 190 RB, de diametro de 15.2 mm.

e Valor caracteristico da resisténcia a tracao ultima

£yt = 1900MPa

e Valor caracteristico da resisténcia ao escoamento

3

e Mobdulo de Elasticidade do ago de protensao:

Ep = 200GPa

Pela NBR 6118:2014, o valor limite de tensao para as cordoalhas é definido por:

. 3
Op; = min(0.74£, . 0.82f, ) = 1.402x 10"-MPa

Pela NBR 7483/2008, a area da cordoalha selecionada é de:

2
Acord = 143mm

Assim, o esfor¢o inicial de cada cordoalha é de:

pi = Acord'opi = 200.515-kN

Estimando inicialmente perdas imediatas de 10% e perdas progressivas de 20% do

esforgo inicial, temos que a tensao das cordoalhas no tempo infinito passa a ser:

Py = 0.90-p; = 180.463-kN

pmf = 0.70-pi = 140.36-kN

Comisso, o numero de cordoalhas necessario é de:

Pinf
— —42.193
Pinf

Deord =
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Assim, a partir do catalogo de Freyssinet, sdo seleceionados 3 cabos com 15 cordoalhas
cada, totalizando 45 cordoalhas de diametro de 85 mm.

Deabos = 3

B¢ord_por cabo = 15

2
Ap = DeabosMeord_por_cabo “cord = 64-35-cm

TRACADO DO CABO EQUIVALENTE

Partindo do centroide da sec¢ao nas extremidades e atingindo a excentricidade maxima no
meio do vao, temos o seguinte tragado.

__________________________ =
\ 60,35 cm / 90,60 -
1

’ 30,00 m l
Curva do cabo - Parabola do Segundo Grau
y(x) = ax2 +bx+c
Sua derivada
y(x) =2ax+ b
Para x=0m, tem-se que y(0)=0=c.

Para x=L/2, tem-se que y(L/2)=60,35cm e y'(L/2)=0. Assim, sdo montadas as seguintes
equacoes:

A()=(5) o0 < oAD)e{T ()

E com elas, sdo determinados os coeficientes a e b.

) =)

—3:.1
a.= =-2.682x 10 ~—
m
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Portanto, a equagao do cabo, que representa as excentricidades, fica:

ey(x) = a.'x2 + b-x

0.4
0.075
—e(X) —0.25

— 0.575

- 0.

0 25 5 75 10 12.5 15 175 20 225 25 275 30

E sua derivada, que representa as inclinagoes fica:

afx) =2ax+b

0.1
0.08]

0.06]
ax)

0.04

0.02]

71 COMPRIMENTO DO CABO
Por se tratar de um cabo simétrico, tem-se que:

3 2
‘e
L p

=L+ =30.032m

cabo -

7.2 SEGCOES DE CONTROLE
0.1
25
5.0
secao = | 7.5 |m
10.0
12.5
IS
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7.3 ESFORCOS MINIMOS E MAXIMOS POR SECAO DE CONTROLE

Pin_secio =

Pméx_sec;éo o

Pmin_sec;ﬁo =

limite_méxi “«—

1«1+ 1

limite max

~1.646x 10°
2323% 10°
3
3.994x 10
5.008x 10° |[kN
5.532x 10°

5.82 x 103

5.922 x 103

A W,

c inf

Pméx_se(;ﬁo -

1 es(seg:io i)

i< 0
while 1 <6
Mgli + Mg2i + Mg3i + \Ill-Mqi
~ “ctkinf
o Winf
llmlte_mmi <« =
1 es(sec;aoi)
— + —
Ag Winf
i« 1+1
limite_min
i< 0
while 1 <6
Mgl
+ O
ad ¢
Winf -

1.539 x 104
1.182 x 104
1.001 x 104
9.179 x 103
8.666 x 103
8.4 x 103

8.317x 103
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8.1

8.2

k= — —4167x 10°
MA

PERDAS IMEDIATAS

Considerando mais uma vez que as perdas totais correspondem a aproxiamente 30% da
forca inicial, para garantir a forca de protensao encontrada inicialmente, deve-se aplicar
uma forga de:

P.

£
P, = —— =8492x 10™-kN
0.69736
Pi cabo = =2831% 10°AN

corre¢do_das_perdas := 100 — 30.264 = 69.736

PERDAS NO SISTEMA DE PROTENSAO

Atensao a ser aplicada no macaco para compensar os 5% de perdas é dada pela
seguinte equagao.

0'p_maix"/s‘p_cabo
Pmacaco = “acres’ A5
cil

na qual, os parametros sao dados por:

Oycres = 1.05

2
Ap cabo = 15-Acgg = 21.45-cm

Pi cabo 3
op mix = — — =132x 10 -MPa
a Ap_cabo

Selecionado o0 macaco hidraulico K350 da empresa Freyssinet, tem-se uma area do
cilindro igual a:

-
ACll = 498cm

Portanto, a tensdao no macaco fica igual a:

Ap_cabo

Op max’
= 59.685-MPa

o 8
acres A

Pmacaco = ]
cil

PERDAS POR ATRITO AO LONGO DO CABO

Pelo Catalogo Freyssinet, os coeficientes de atrito sdo dados por:
p = 0.24

1
k, = 0.001-—
m

k 3

L
v m
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8.21

8.3

104

Dessa forma, a perda por afrito em cada se¢ao € dada pela seguite equacéo.

APat(x) p= Pi-|:l - exp|:—u~(% + k)-x:H

ALONGAMENTO DO CABO
O alongamento do cabo causado pelo esforgo de protensao é dado pela seguinte equagao.
Pi med'Li J

Ap'Ep

cabo

ALy = 2[

L

Ll =

=15.016m

2-P; - APat(Li)

3

P ool
ALy = 2. Ao A _ 5 67em

ApEp
PERDAS POR ENCUNHAMENTO
Valor de penetracao da cunha pelo catalogo de Freyssinet
d == 6mm
MA

Determinagéo do comprimento até onde as perdas por encunhamento se propagam.

o

afs) 1 1
p| —————— + k|- + P
05T AgBy Ay

x0(15m) =29.309m

xo(s) =

O comprimento afetado pela perda de ancoragem ultrapassa o meio do vao. Dessa
maneira, sera utilizada a formulagao apresentada por Pfeil.

4.A _E_-5
1
Panc = Fi — — =7.974 x 103‘kN
L L
1+ expi:—u.-(a(lSm) + k:ﬂ
AP, =P, —P, =518.661-kN

a(x)
APype(x) = |Perda < APpps o — (Z'Pi - APanc.o)'u' X th)x

Perda if Perda > OkN
OkN otherwise



8.4

8.5

PERDAS POR ENCURTAMENTO ELASTICO DO CONCRETO

Relacao entre os médulos de resisténcia dos materiais

E

L 2 _630
ECS

Esforco de protensao considerando as perdas por atrito e por encunhamento
,gv(x) =P; - APat(x) - APanc(x)
Tensao no Centro de Gravidade do Cabo

0.(x) = |s« 0 if x=0m

s« 1 if x=25m

s« 2 if x=50m

s« 3 if x=75m

s« 4 if x=10.0m
s« 5 if x=12.5m
s« 6 if x=150m

1 es(x)2 Mgl -ey(x)

P(x)-| — + +
Ag Ilg

Ilg

AP 0’]:;'C"c(x)'(ncabos - 1)

enc_elast(® =
- 2 Deabos

RESUMO DAS PERDAS IMEDIATAS

perdas_atrito := |i< 0
while 1 <6

atrito, « APat(seqaoi)

ie—i+1

atrito

perdas_ancoragem = |i<« 0
while 1<6

ancoragem, < APanc(seqaoi)

iei+1

ancoragem

105



perdas_encurtamento = |i ¢

5

0

while 1 <6

enc_elasti <« Ap'APenc_elast(Seqaoi)

i«1+1

enc_elast

4x10

3.4x 105
perdas_atrito

2.8¢10°
perdas_encurtamento

5
perdas_ancoragem 2.2¢<10

1.6x 105'

J><105
0

2:5 5 D 10 12:5 15

secao

Esforco de protensao apés as perdas imediatas.

(o]

P, = P; — perdas_atrito — perdas_encurtamento — perdas_ancoragem

gx10°
7.04x10°
7.88x10°
7.82x10°

7.76)(106

7.7><106
0

210’

Po 1.5x 107

7
P 1x10

max_segao

S5x 106
Pmin_se(;éo
— 0

— 5x10°
0

25 D 7.5 10 12.5 15

Secao

106



91

107

PERDAS PROGRESSIVAS

As perdas progressivas serao dadas pela seguinte equagao

Saaltito) By ap-crcpogtp(t. t) - cp0~x(t.t0)

AP, og(%0tst0) = o Xy

prog

COEFICIENTE DE FLUENCIA (AnexoA da ABNT NBR 6118 (2014))

@(t:ty) = da + Sing(Be(®) — Be(to)) + Dging Pl

Sera considerado um cimento CP V-ARI com slump de 9 cm, além de uma umidade
relativa do ar média (U) de 60%.

Slump := 9cm U:= 60

Idade Ficticia do Concreto
Tme’d + 10

tﬁC = o 'Atefi

30

Tabela A.2 - Valores da fluéncia e da retracao em funcao da velocidade de
endurecimento do cimento

o
Cimento Portiand (CP) —
Fluéncia Retracao

De endurecimento lento (CP Il e CP 1V, todas as classes 1

de resisténcia)
De endurecimento normal (CP | e CP I, todas as classes 5 1

de resisténcia)

De endurecimento rapido (CP V-ARI) 3

Sendo considerado o cimento CPV-ARI, temos que o valor do coeficiente a sera:
op =3

Idade inicial em dias

Atef_o =28

Idade final em

Atgg jng = 1000

Temperatura Média em °C

Thseg =25



T ..+ 10
( méd )
tO =0y 30 'Atef 0—98
B (Tmed + 10) B 3
tmf = O‘f'T'Atef_inf =35x10

Funcao do crescimento da resisténcia do concreto

fc(t 0)

fcto_tinf = £ (t- f)
c'in

Apartir da Figura 2 da NBR7197/1989, tem-se:

9ty (to + 42)

fc =0.842

to_tinf = (9t + 40)-(t, + 61)

Coeficiente de fluéncia rapida

b, = 0.8-(1 —fc ):0.126

to_tinf
Coeficientes denpendente da umidade relativa a partir da Tabela A1

.= (445 -0.035U) =235

~7.840.1-U
N=1+e Y 210165

Espessura Ficticia (A.2.4)
Perimetro da se¢cao em contato como ar

U, = 4.8783m

2-A
— C p—
hg, = Y-— = 0357m
uar
0.42m + hg_
¢7C = —=1:395
= 0.2m + hﬁC

Coeficientes relativos a deformacgao lenta irreversivel do concreto

Pfinf = P Ppc =3278

3 2
(hﬁc) [hﬁc) hﬁc
42.| — | —350| — | + 588-—— + 113 =280.278

Al =
m m m
3 2
hge hee hfe
Bl = 768-| — | —3060:| — | + 3234.—— —23=776.708
m m m
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3 2
hﬁc hﬁc hﬁc
-200- — | + 13— | + 183 + 1090-—— = 564.855

Cl —
m m m
B\ . h
fic fic fic 4
Dl = 7579 — | —31916:| — | + 1931+ 35343-—— =1.083 x 10
m m m
2
Be(t) =
T+ C,;t+D
t. 00—t +20
f
Bdi= ——> 0986
tmf —to+ 70

Valor do coeficiente de Fluéncia
@(t.ty) = &y + dging(Be(t) — Be(to)) + Dging B

COEFICIENTE DE REI'RA(;[\O DO CONCRETO
Ecs(t‘to) = scsinf'(ﬁs(tinf) - Bs(to))

Retracao considerando a Umidade

N
U U U3 U4
8094 = — + =
15 2284 133765 7608150 — 4
E].S = 3 =-5.755%x 10
10

Parametro Referente a altura Ficticia
33cm + z'hﬂc

€ygi= ——— = 0816
= 20.8cm + 3hﬁc

Valor final da Retragao

_ _ —4
Coeficiente Relativo a Retragao
A2 =40
3
he hie heie
By = 166-| — [ —282:| — | + 220-— — 4.8 =45.366
m m m

3
hﬁc hﬁc
C2 =25 —| —88—+40.7=37.671
m m



9.3

3
hge hge hee
D2 =-75| — | + 585 — | + 496-—— — 6.8 =241.563
m

4 3 2
hﬁc hﬂc hﬁc hﬁc
E2 =-169| — | + 88— | +584.|— | —39-— + 0.8 =62.629
m m m m

B 0
3 2
(;) s ;) 5 .(;)+E
100 21 100 2\ 100 2
Bs(ting) = 0.958
Bs(to) =0.249
Valor do Coeficiente de Retragao
g(tst0) = Ecsinf'(ﬁs(t) - Bs(to))

COEFICIENTE DE FLUENCIADO AGO
x(t,to) = —ln(l - lIl(t.to))

Coeficiente de Relaxagao do Ago
P; 3
o, =—=132x 10" -MPa
po A
P
Relacéo da tensao inicial no cabo com a sua resisténcia caracteristica a tragdo ultima (€)

g
¢ = L2 _ 06095
fotkc

Interpolando os valores da Tabela 8 4, tem-se:

100025 _13-25

£€-07  06-07
(12.0-£ = 5.9)
N = —"" =0.024
1000 100

0.15
t=t
U(t,t )=T .
(%) 1000(41.67)
Valor da Fluéncia do A¢o

x(t.to) = —ln(l - \P(t.to))
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9.5

9.6

TENSAO NO CENTRO DE GRAVIDADE DO AGO
chog(x) = |s« 0 if x=0m
s« 1 if x=25m
s« 2 if x=5.0m
s« 3 if x=75m
s« 4 if x=10.0m
s« 5 if x=125m
s« 6 if x=150m
1 es(x)2 Mgl e (%)

P.-| — + ==

i
Ac Ilg

Ilg

FORMULAGOES ADICIONAIS

Xp(t,to) =1+ x(t.to)

Xe(tsto) = 1 +0.5¢(t.t,)

2 Ac
n=1+e, -1—_2.021
lg

Pp ~8.608x 10 °

“p
Ag
EQUAGAO FINAL PARAAS PERDAS PROGRESSIVAS

Dessa maneira, as perdas por fluéncia ficam representadas pela seguinte equagao

Ecs(t.to)-Ep - ap-ccpog(x)-kp(t.to) - Gpo-x(t.to)

AP (x.t.to) = Xp(t'to) " Xc(t-to)'ap'ﬂ'Pp

prog

Para as idades to1=28 dias e t1=1000 dias

ty = 28 t; = 1000

ol
perdas_progr = |i <« 0
while 1 <6

perdai <« Ap-APpmg(segioi.tl ‘tol)

i« 1i+1

—perda

111
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1.8x 106
1.7x10°
1.6x10°
perdas_progr 6
_— 1.5x10
L4x106
1.3><106
0 2.5 3 7.5 10 12.5 15
secao
CALCULO DO ESFORCO DE PROTENSAO EFETIVO
6.668 x 103
6.596 x 103
3
6433 x 10
P riivo = P, — perdas_progr=| g 51 103 : Fi ™ Pefetivo
efetivo o ot Perdas_efetivas := 100 = 30.264
P.
3 1
6.083 x 10
5967x 10°
5.922 x 103
6Bx106
66x10°
6.4x10% o
Pefetivo 6 i
6.2x10 e =
6x10 ———
5.8x106
0 2.5 5 75 10 12.5 15
secao
ZXI07
1.5 107
Pméx_sec;éo 2
7
1x10
Pefetivo —— L | =
P 5><106
min_secao
— 0
—-5><106
0 2.5 5 25 10 12.5 15

se¢ao
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ARMADURA MINIMA PASSIVA

Pelo item 17.3.5.2.1, a armadura minima deve ser dimensionada para o seguinte valor de

momento minimo.

5 3
W, = Wip =2.945x 107-cm

M ymin = 0-8W,- ctksup = 982.988-kN-m

K= 40mm
d=h-¢c=166m
d'=c+ lecm=5-cm

=05

d
kypi= ————==0.053mkN 'k =006 x:=k-d=996cm

M 4min
bg

kN
o = 4243478 —
S 9

m

Mimin

5
A =13.955-cm™

sminc =
s

Selecionando barras de 20 mm- CA50

"
A —(20 ) 3.142 2

= 11 =3.142-cm
$20 4

= . Asminc _
Dparras.pass = Ceil A¢20 oA | =35

"
Ag= 5-A¢20 =15.708-cm

Deve-se ainda respeitar a taxa minima absoluta de 0.15%.

A

S
Prifiic = : =021-%
C

Como pminc foimair que 0.15%, o mesmo sera mantido.
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12 VERIFICACAO DO ESTADO LIMITE ULTIMO DE FLEXAO

Coeficientes de Ponderagao

Vg = 135 (desfavoravel)

Vg =15 (desfavoravel)

Tp = 1.2 Ypo = 1.1 (ato da protensao)
Coeficientes de Minoragédo

Vo=l

Vo = 14

fyk = 500MPa

fyd = i =434.783-MPa

s

£
£ g= 2K~ 1487 10°MPa
pyd = "

Pelo limite estabelecido no item 17.2.4.1 da NBR 6118:2014, a verificagdo pode ser feita
utiizando o cabo equivalente visto que a distancia do cabo mais externo ao centro de
gravidade dos cabos é igual a 10% da altura da viga.

Mgq4 > Mgy

Tensbes nos agos
f

k
o gi= 25 = 1487 10°-MPa
p
Vs
Forgas de Tragao

6
Npq = Ay Tpq=9.569% 10°N

. 6
Niq:= Npq=9.569x 10°N
Tensdes no Concreto
a, = 0.85

fck
4= — =25-MPa
c

fo

Ocq = O‘c'fcd =21.25-MPa



Area Comprimida
A NCd 0.45 2
cc =— =0 m
Ocd
LN(Acomp) = |Af < bghg
Am &
comp .
X |— if A <Ap
com
be P
hm bf - "‘(Acomp - Af)‘bf * 2'(Acomp = Af) bw
b h
f
2h | — - =
2 2
hf +
be— by,
(Acomp ~ Af ~ Am)
comp
[hf +h + 3 } I By = (Af + Am)
w
LN(Age) = 1.051m
A=038
LN(A..)
LN6 = =131.393-cm

Equilibrio de forcas
Tragdo = Compressao

o 6
N,q:= Nyg=9.569 x 10°N

Deformagdes para o D3

Ecd =35
dp = Ysup T €p = 139.75-cm
dp —LNg¢
Eeq = LN6 €od = 0.223
. Feq
ALeq i Lcabo'FOO- =0.669-cm

115



116

Assim, o alongamento total do cabo fica de:

ALtotal = ALO + ALeq =20.338-cm
o ALtotal B "
€total = 1000 =6.772
cabo

Deformacao referente ao escoamento do ago de protensao

_ %pd _
€esc = 1000—= = 6759

e
p
€total ~ Eesc = 1

Calculo do Momento Resistente

h .\ (be—b.)h IN, —he —h
—bf-hf+(hf+—)(f 2“’) = [ e 2f mj-bw-(LNG—hf—hm)
Yee =
bg=b.)-h
bfhf+( 2W) = + by (LNg —hg —hy )
=0.32m

be — by, )-h
m + by (LNg — hg - hm):|'(dp = Yoc) = 1:322 10*kN-m
Mgq = (Mgl6 +Mg2 + Mg36)-"{c + Mgy = 1.204 10 kN-m

Como pode ser observado, 0 momento resistente € maior que o solicitante. Desse
modo, a estrutura esta segura quanto a flexao.

Mpd>Mgg=1

13 DIMENSIONAMENTO AO CISALHAMENTO
131 ESFORGO SOLICITANTE DE CALCULO

Coeficientes de Ponderagao

Tg= 1.35 (desfavoravel)

q= 15 (desfavoravel)

a@:: 0.9



Cargas do Ftool

295.6
233.6
286.9
140.2 [kN Vg2 :=
93.5
46.7
0.0

205.4
172.4
139.4
106.4
73.4
40.4
7.4

144.6
120.5
96.4
kKN Vg3:=| 72.3
48.2
24.1
0.0

Combinagéo dos esfor¢os atuantes nas segdes

Vdo = '\{g~(Vgl + Vg2 + Vg3) + 'Yq~Vq =

1.609 x 103
1.359 x 103

1.269 x 103
914.115
698.985
488.52
282.99

Consideragéo da parcela vertical do esforco de Protensao

Vsd =

Vgq =

i< 0

while 1 €5

ie—i+1

esfor¢o

1.13 x 103
961.007
958.617
687.841
552.161
416.502

kN

esfor(;oi “«— VSdoi = 'Yp'Pefetivoi' sin(a(seqioi))

Vq:

491.5
432.0
375.6
3224
272.4
225.6
182.0
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Condicdo do item 17.4.1.2.2 da ABNT NBR 6118 (2014)

4

"
maior do que todos os valores de VSd, ok!

VERIFICAGAO DABELA COMPRIMIDA

De acordo como item 17.4.2.1, deve-se respeitar as seguintes condicdes
VSd < VRd2 Vsd < VRd3 =Vc + Vsw

Utiizando o modelo de calculo | (tem 17 .4.2.2), que considera as diagonais de
compressao com inclinagédo de 45°.

f
=0.86

=1-
2 250MPa

. 3

Verificagado das diagonais comprimidas do concreto

1279% 10°
1.448 x 10°
145 10°
VRd2 ~ Vsd = 5 [
1721 x 10

1.857 x 103

1.993 x 103

Considerando a situgdo mais critica, faz-se Vsd=Vrd3.
Vsd = Ve + Vsw
foticinf
e

fctd =

= 1.605-MPa
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CALCULO DO Vc PARA FLEXO-COMPRESSAO

¢ Momento que anula a tensdo de compressao (Mo)

1«0

while 1 <5

i i+1

momento

e Momento maximo na se¢éo (MSd.max)

Mg dmax =

Veo

1«0

while 1 <5

momento, < p Pefetivoi+1'es(seca°i+1)

1095 x 10°
1.941 x 10°
2.546x 10°
2937x 10°

3.151% 10°

3.217x 103

i 2) .
momentoi «— "{g (Mgli+l + Mg"i—\\-l + Mg3i+1) + 'Yq Mqi+l

ie—i+ 1

momento

=i« 0

while 1 <5

1 1+1

Vi(— VCO' 1+

= 0.6-,q by d = 399.64-kN

M
0;

Sdmaixi

Vi(—— 2-Vo if Vi> 2V

520.7
519.712
515.097
512.107
509.668
508.605

3.614 x 103
6.461 x 103
8.814 x 103
1.044 x 104

1.144 x 104

118 x 10%
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608.978
441294
443519

© | 175735 |
42.494
~92.103

SW

9375
6.794
6898 |.om

(39

A=

SW
0.9-d-fyd-(sin(£) + cos(-‘r—r)) 2705 o
2 2 0.654

—1.418

Valor minimo para armadura tranversal (tem 17.4.1.1.1)

5
] fotm cm”
ASW[nin = O.Z‘f—-bw = 3.2l~?
vk
9375
6.794
5
_ 6898 | o
= |1« 0 = —_—
32 m
while 1 <5
, N 321
area. <~ ma JAsw_.
i X( Wi “““) 321
i1+ 1
area

Area do estribo de 10 mm

5
(lem)~ 2
=1.571-cm

Asw10:= 2-T-

Numero de Estribos por metro

Ay lm _1
Do = | trune| —— | + llm =
ASW].O

B |

W W W O

120



Espagamento
1
Spep 1= — =
est
Dest

16.667
20
20

33.333

33.333

33:333

-cm

Espagamento Minimo entre os estribos (18.3.3.2)

smax(Vsd) = |0-6:d if Vgq<0.67 Vg

Sest_final =

0.3.d if Vgq>0.67-Vpao

i« 0

while 1 <5

Sméx(VSd.)

1 y

trunc| — |cm lf Sest. > SmaX(VSd)
cm 1 1

Ses’ti
trunc cm otherwise

cm

iei1+1

14 VERIFICACAO DO ELU DE FADIGA

Qe = 10

Momentos de fadiga - Combinacgao frequente

'lbl = 0.5

16
20
20
33
33
33

-cm

Em situacao de utilizacao, a Unica parte do esforgo que que varia € o momento variavel.
Assim, o momento maximo inclui a passagem do trem-tipo enquanto que o minimo
corresponde a apenas as cargas permanentes.

Mfad_mé.x = Mgl + Mg2 + Mg3 + ¢ -Mq

Mfad_min = Mgl + Mg2 + Mg3
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0
13.86
44912
Ofad mix = |i 0 =| 83.147 [MPa
while 1 €6 116.801
Mfad_méxi‘es(seqéoi) 140.079
variag;?;.oi « 0 148.588
g
lei+1
variagao
0
10.06
32.448
Ofad_min = |1 ¢ 0 =| 60.549 |MPa
while 1 £6 85.184
Mfad_min; es(segioi) 102.139
variag;a‘loi « O 108.412
Ilg
1«i+1
variagdo
0
3.799
12.464
ACfaq = Ofad_méx ~ Ofad_min = | 22-599 | MPa
31.617
37.94
40.176

Pela Tabela 23.2 da NBR 6118:2014, o limite paraa variagcdo de tensao nasarmaduras

ativas é:

AGY;, = 110MPa

Assim, ndo ha necessidade de aumentar a area protendida para nenhuma secéo.
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VERIFICACAO DO ESTADO LIMITE DE SERVICO DE DEFORMACOES EXCESSIVAS

Conforme o item 17.3.2.1.3, por se tratar de armaduras ativas e do limite de formacao de
fissuras estar respeitado, a rigidez equivalente da pecga pode ser considerada igual a
Ecs*lc.

4
E, =294 10 -MPa

Ilg = 2.668 x 10“-mm4

Combinacao Frequente dos esforcos

m n
Faser = z Fgir + W1 Fgir + Z W, iFqjk
i=1

j=2

Os esforgos foram multiplicados por seus respectivos coeficientes e foram langados na
viga no ftool, junto com o médulo de excentritidade e com a inércia encontrados, de
modo que se obteve o seguinte valor para a flecha imediata:

aj;= 25.16mm

17.11mm

321

12.26mm

a3l
aTp = 18.18mm
aji=aj;+ay +ag+app= 7.271-cm

too = 2000 to:= 28

Coeficiente de fluéncia
O(toorto) = 1.792
aotal = 2 (1 + P(too:to)) = 20-301-cm

L 0
ap;.. = — =12.cm
lim 250

3total ~ im = .

Aplicagao de contraflecha

CF = atotal ~ Alim = 8.301-cm
CFadotado = 8.5cm

L
CF = — =8.571-cm
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