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RESUMO

Este trabalho tem como objetivo comparar a valor do coeficiente de impacto vertical
calculado para pontes rodoviarias de acordo com a NBR 7188:2013, com 0 acrescimo de
esforcos obtido quando se comparado com a analise dinamica da estrutura. Esse
coeficiente de impacto nada mais é do que uma majoracdo dos esforgos causados pela
carga estatica do veiculo tipo passando pela estrutura para simular o efeito dindmico da
carga, da massa em movimento e da suspensdo dos veiculos automotores, procedimento
este que é largamente utilizado na pratica da Engenharia Estrutural. Para se fazer essa
comparacao serdo analisadas pontes com diferentes comprimentos de vdo em um modelo
de elementos finitos para se obter os esforgos desejados. A importancia desse tema advém
da recente atualizacdo da antiga norma NBR 7188:1982 para a versao 2013. Foi analisada
a influéncia que a velocidade, 0 amortecimento e a passagem consecutiva de veiculos tem
sobre o fator de amplificacdo dindmico da estrutura da ponte. Conclui-se ao fim das
analises que o aumento da velocidade e o aumento de veiculos passantes amplificam a
resposta dindmica da ponte, por outro lado, o0 aumento do amortecimento o reduz. Por
fim, concluiu-se que os fatores de amplificacdo dinamica (FAD) introduzidos pela nova
norma brasileira estdo a favor da seguranca para os casos estudados. Os casos de vaos
maiores, nos quais a rigidez da estrutura € menor, por outro lado, ndo permitem a

aplicacdo do coeficiente de impacto e, portanto, exigem uma analise dindmica detalhada.

Palavras-chave: Pontes. Coeficiente de impacto. Dindmica das estruturas. Analise

estrutural. Concreto protendido.



ABSTRACT

This study aims to compare the value of the vertical impact coefficient for bridges
according to the Brazilian code of practice, with the results found when studying the
dynamic analysis of the structure. This impact coefficient is applied to the static loads of
the vehicle type to simulate the dynamic effect of the moving load, the moving mass and
suspension of motor vehicles, a procedure that is widely used in the practice of Structural
Engineering. To make this comparison, a finite element model will be used to analyze
bridges with different lengths in span. The importance of this theme came from the recent
update of the old NBR 7188: 1982 for the 2013 version. The influence that the speed,
damping and consecutive passage of vehicles have on the dynamic amplification factor
of the bridge structure were analyzed. It was concluded, at the end of the analysis, that
the increasing in speed and in the number of vehicles passing through the structure
amplify the dynamic response of the bridge, on the other hand, increased damping reduces
this response. Finally, it was concluded that the dynamic amplification factor introduced
by the new Brazilian code of practice are on the safe side for all cases studied. The case
of long spans in which the structural stiffness is lower, on the other hand, do not allow
the application of the impact coefficient, and, therefore, require a detailed dynamics

analysis.

Keywords: Bridges. Impact coefficient. Structures dynamics. Structural analysis.

Prestressed concrete.
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1. INTRODUCAO
1.1. Apresentacdo do problema

De acordo com o Pfeil (1979), “denomina-se ponte a obra destinada a transposicao de
obstaculos a continuidade do leito de uma via, tais como rios, bracos de mar, vales
profundos, outras vias etc. Quando a ponte tem por objetivo a transposicdo de vales,
outras vias ou obstaculos em geral ndo constituidos de dgua €, comumente, denominada
viaduto”.

Esse tipo de obra de arte esta muito presente nos dias de hoje em todas as partes do mundo.
Essa estrutura, entretanto, € de grande complexidade e exige um grande empenho do
engenheiro projetista na sua elaboracdo, pois sua concepc¢do e seu dimensionamento
exigem muita experiéncia, competéncia e dedicacao deste profissional.

No que concerne ao dimensionamento de pontes, diversos tipos de carregamento séo
considerados. Entre eles, podemos citar o efeito do vento, temperatura, retragdo do
concreto, protensédo, entre outros. Dentre esses carregamentos, uma das principais
parcelas responsaveis pelos esforgos nas pontes diz respeito a circulacéo de veiculos sobre
essas estruturas. Diferentemente de outros tipos de solicitacdes como a protensdo e a
variacdo de temperatura, esse tipo de carregamento trata-se de um esfor¢o dinamico e
deve ser analisado de forma especifica.

As atuais normas brasileiras para dimensionamento de pontes rodoviarias (NBR
7187:2003 e NBR 7188:2013) permitem o calculo dos esforgos advindos deste tipo de
carregamento considerando-o de forma estatica e posteriormente majorando-se 0s
esforcos encontrados com o chamado Coeficiente de Impacto. A razdo para essa
simplificacdo € dada visto a complexidade exigida pela anélise dindmica.

O trabalho aqui presente tem a finalidade de avaliar quao boa é a aproximacdo feita
utilizando o coeficiente de impacto em comparacdo com andlise dindmica da estrutura.
Para isso, alguns modelos de pontes serdo utilizados para se chegar a esta concluséo.

1.2. Justificativa

O ultimo trabalho encontrado avaliando a representatividade do coeficiente de impacto
frente a analise dinamica data do ano de 2008 (FILHO, 2008). Tendo em vista que a
norma NBR 7188 utilizada na época ainda estava na sua versdo de 1982, e em 2013 a
mesma foi atualizada, ainda néo ha trabalhos que avaliem o novo coeficiente de impacto
nem com a norma antiga nem com o caso dinamico. A importancia deste trabalho,
portanto, advém deste fato.



1.3. Metodologia

Para se avaliar a significancia dos coeficientes de impacto da NBR 7188:2013 e da NBR
7187:2003 se analisara pontes biapoiadas com vaos (20, 30, 40, 60, 70 e 80 metros). Essas
estruturas serdo analisadas quanto a passagem de uma carga mdvel equivalente a um
veiculo normativo passando sobre as mesmas. Além disso serdo analisadas as influéncias
da velocidade e do amortecimento sobre a deformagéo dessas estruturas. A figura abaixo
ilustra 0 modelo de estrutura analisada.

AP m E. LE

L |

Figura 1.1 - Modelo de Ponte sobre a acdo de carga movel

Por fim, foi analisado, traduzido e comentado um codigo computacional, de (HUGUL,
2005), originalmente em turco, para analise desse tipo de estrutura de forma numeérica.
Este programa usa 0 método dos elementos finitos associado a integracdo direta para
resolver problemas de dindmica das estruturas. Tal cddigo sera validado por meio de
formulacdo analitica, usado para o estudo de comboios trafegando sobre a estrutura e
disponibilizado para futuros trabalhos sobre anélise de carga movel.

A tabela a seguir apresenta de forma sequencial a metodologia aplicada neste trabalho.

Tabela 1.1 - Apresentagdo da metodologia empregada

Etapa Descricdo Objetivo
1. Validag&o do programa do autor (HUGUL, Inferir a influéncia da passagem de
2005) por meio da formulacdo analitica cargas moveis consecutivas sobre o
2. Utilizacdo do programa para analise da Fator de Amplificagdo Dindmica
influéncia de comboios (FAD).

Verificar a influéncia da velocidade e
amortecimento sobre o FAD de
pontes de pequenos vaos.
Verificar a influéncia da velocidade e
amortecimento sobre o FAD de
pontes de pequenos vaos.

1. Aplicagdo do modelo analitico para se
calcular o FAD de pontes de pequenos vaos.

1. Aplicacdo do modelo analitico para se
calcular o FAD de pontes de maiores vaos.
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1.4. LimitacOes

Este trabalho tera as seguintes limitagdes:

Se fara a anélise de pontes com um Unico vao biapoiado;

Restringir-se-a a pontes de concreto, com duas faixas de rolamento e vaos de 20,
30, 40, 60, 70 e 80 metros, como foi anteriormente dito. Evitou-se analisar pontes
de maiores vaos pois, na pratica, sua execucdo, mesmo que em concreto
protendido, pode se tornar antiecondmica;

Considerou-se 0 material homogéneo e isotropico;

Considerou-se a inércia bruta da secdo, desprezando-se qualquer fissuracdo da
estrutura;

Restringiu-se a aplicacdo do veiculo normativo representado apenas por uma
carga pontual;

Nossas analises se limitardo a analise dinamica linear da estrutura;

Serdo consideradas as amplificacbes produzidas apenas pelo carregamento,
desconsiderando a iteracdo veiculo-estrutura. Deste modo, também nao faz parte
deste trabalho analisar o efeito de irregularidades na pista;

A formulacéo analitica aqui apresentada se restringe ao caso de amortecimento
pequeno (valores de taxa de amortecimento muito inferiores a uma unidade);

A estrutura serd constituida apenas de vigas tipo ‘T’ ou uma viga com sec¢ao
caixdo a ser apresentada mais a frente

Foi admitido apenas veiculos com velocidades condizentes com a realidade
brasileira (ndo considerando assim, veiculos com velocidades acima de 120km/h,
por exemplo, que ndo devem ocorrer em territorio nacional);

As secdes transversais também foram definidas de acordo com as exigéncias

normativas nacionais e internacionais.

1.5. ContribuicOes

Cddigo do MATLAB traduzido, comentado e com pequenas otimizacles e
correcoes;
Avaliacdo normativa com equacdes analiticas;

Avaliagdo normativa com solu¢des numéricas.
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2. ESTUDO DA ARTE

2.1. Contribuic6es de Outros Autores

Como a introducdo do coeficiente de impacto simplifica bastante os calculos de esforcos
em pontes, 0 mesmo pode, eventualmente, ndo considerar certos esforgos adicionais que,
para alguns casos especificos possam ser de maior importancia. Para isso, 0s seguintes
autores apresentam trabalhos que avaliam certos aspectos do efeito dindmico em pontes.

Filho (2008), em seu trabalho de concluséo de curso, avaliou o coeficiente de impacto
utilizado no célculo de pontes isostaticas de vaos de 20, 30 e 40 metros rodoviarias obtido
seguindo as prescrigdes da NBR 7187:2003 com os resultados da analise dessas pontes
via analise dinamica de estruturas. O mesmo chegou a conclusdo que, para aquela norma,
os resultados obtidos indicaram que, de forma geral, o célculo tradicional através da
adocdo do coeficiente de impacto era satisfatéria e produzia resultados a favor da
seguranca. O mesmo afirma em seu trabalho que, “exceto para os casos dos vaos menores
(20, 30 e 40 metros) com velocidade do veiculo de 100km/h, os Fatores de Amplificacédo
Dinamica (FAD) séo inferiores aos coeficientes de impactos normativos”. “Pode-se entéo
concluir que a adogdo de coeficientes de impacto para baixas velocidades e vdos maiores
tende a ser conservadora, uma vez que as forcas inerciais envolvidas sdo de menor
magnitude.”

Almeida (2006), em sua dissertagcdo de mestrado, prop0s analisar a resposta dindmica de
pontes rodoviarias devido a travessia de comboios de diversos tipos de veiculos sobre
tabuleiros irregulares dessas obras de arte. Este autor simulou “o tabuleiro das obras de
arte por uma viga modelada com base em elementos finitos de barras unidimensionais,
com massas concentradas em seus nos e flexibilidade distribuida” ¢ definiu as
irregularidades da pista “por um modelo matematico ndo-deterministico, com base na
densidade espectral do perfil do pavimento, obtida experimentalmente”. O autor afirma
que “claramente constata-se que as ac¢Oes provenientes das irregularidades da pista sao
substancialmente mais severas que as da mobilidade da carga”, chegando, “em situacdes
extremas, relacionadas a pavimentos de qualidade inferior, a mais de quinze vezes 0s
valores admitidos de projeto”. Por fim, o autor conclui seu trabalho dizendo que “propor
recomendac0es de projeto para atender as solicitaces dindmicas oriundas do efeito das
irregularidades superficiais seria totalmente antiecondmico e fora de propdsito”, desse
modo, o mesmo recomenda, “como solucdo absolutamente inadiavel para o problema, a
realizacdo de uma conservacdo permanente, preventiva e, ainda, corretiva, assegurando
superficies de rolamento das obras de arte”.

Figueiredo dos Santos (2007), na sua tese de doutorado, investigou os efeitos da interacao
dindmica entre veiculo, pavimento e estrutura, além de se avaliar o desempenho de
sistemas de controle dinamico para reducdo das vibragfes. O autor concluiu com seus
estudos que, quando a resposta dindmica é¢ dominada por mais de um modo de vibrag&o,
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a solugéo adequada para reducéo das amplitudes de vibragao requer, em geral, a utilizagéo
de mdltiplos Atenuadores Dinamicos Sincronizados, com pares, ou grupos, calibrados
nas frequéncias dos picos dominantes de amplitude.

Calcada (2001), em sua tese de doutorado, fez uma avaliagdo experimental e numérica de
efeitos dindmicos de cargas de trafego em pontes rodoviarias. O autor forneceu diversos
dados de experimentos e célculos envolvendo o Fator de Amplificacdo Dinamica para
vérias combinagdes de véos, veiculos e velocidades, assim como fatores adicionais
capazes de influenciar no FAD.

O relatorio final da pesquisa sobre os critérios de otimizacdo de projetos de pontes,
elaborado por LSE (2010), a partir de espectros de aceleracdo induzidas por veiculos nos
tabuleiros entregue a concessionaria da rodovia presidente Dutra em 2010 questionou que
o0 coeficiente de impacto previsto na norma NBR-7187 (2003) ao concluir que os FAD
encontrados eram significantemente maiores do que o primeiro. Esse estudo também
indica fatores que deveriam ser incluidos no calculo do coeficiente de impacto, tal como
a velocidade do veiculo e frequéncia natural.

Lopes (2008), em sua dissertacdo de mestrado, analisou a influéncia da velocidade, do
espacamento e do numero de veiculos sobre a resposta dindmica de pontes rodoviarias de
concreto armado. O mesmo concluiu que, de modo geral, os maiores valores dos fatores
de amplificacdo maximos médios, foram obtidos por meio da travessia de comboios de
poucos veiculos. O mesmo também afirma que os valores de velocidade para os quais
esse fator € maior esta na faixa entre 40km/h e 70km/h, com maiores espacamentos entre
veiculos. Por fim, esse autor também chama atencdo para a ressonancia da ponte: quando
a frequéncia natural do sistema veiculo-viga coincidir com a frequéncia das travessias.

Luchi (2006), na sua tese de doutorado, apresentou uma reavaliagdo do trem-tipo a luz
das cargas reais nas rodovias brasileiras. Esse material foi um dos utilizados pela
comissdo da ABNT ao reavaliar a antiga norma NBR 7188. Ele menciona o fato de que
pouco esforco se fez até hoje em termos de pesquisas para se ter um trem-tipo
genuinamente brasileiro, visto que o atualmente utilizado é baseado na norma alema DIN
1072. O autor avaliou tanto a antiga norma brasileira, assim como a norma europeia e
americana de carga movel e seus dados foram de fundamental importancia para a
elaboracdo deste trabalho.

Souza de Melo (2007) em sua dissertacdo de mestrado ressalta que a qualidade do
pavimento é de grande influéncia na resposta dindmica das estruturas, mas que a
introducdo de um ressalto inicial pode conduzir a fatores de ampliacdo dindmicos da
ordem de 4,0. O autor também ressalta ao fato de que apesar de veiculos mais leves
produzirem FAD’s maiores, os veiculos maiores sdo os que produzem os maiores
deslocamentos dindmicos. Os resultados de seu trabalho também mostram que o0s
deslocamentos devido ao carregamento da classe 45 sd@o maiores que 0s obtidos para
passagem de veiculo pesado de 3 eixos. O carregamento classe 45, portanto, se apresenta
mais conservador para maiores vaos.
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2.2. Aspectos Teoricos da Dindmica das Estruturas

Este trecho deste capitulo tem como objetivo apresentar os aspectos basicos da dinamica
das estruturas para que o leitor se familiarize com o seu conteudo. Para tal propésito foram
utilizados os livros presentes na lista de referéncias. As equacles a seguir estdo
apresentadas de forma breve e objetiva, uma vez que seu desenvolvimento foge ao escopo
deste trabalho. Caso se deseje obter mais detalhes sobre a dedugéo de tais formulacdes,
favor consultar as referéncias Chopra (2012), Clough (2003), Soriano (2014), Silva
(2013), Humar (2002) e Fryba (1972) as quais foram utilizadas na elaboracdo deste
material e constituem um excelente material para estudo da dindmica das estruturas.

2.2.1. Principio de D’ Alembert

O principio de D’Alembert ¢ um dos pilares da lei fundamental de movimento. Esse
principio é a analogia dindmica ao principio dos trabalhos virtuais para forgas estaticas
em um sistema. O mesmo afirma que a soma das diferencas entre as forcas atuando em
um sistema de particulas de massa e a derivada no tempo dos momentos do sistema ao
longo de qualquer deslocamento virtual condizente com as restri¢cdes do sistema, é zero.

Deste modo, o principio de D’ Alembert € escrito como se segue.

Z(Fl - mial-). 67"1' =0 (21)
i
Onde:
i E um inteiro usado para indicar a variavel correspondente a uma
determinada particula do sistema;
F; E a forca total aplicada (excluindo as forcas dos apoios) na particula de
indice i
m; E a massa da particula de indice i;
a; E a aceleracio da particula de indice i;
m;a; Esse produto representa a derivada no tempo do momento da particula de
indice i;
or; Representa o deslocamento virtual da particula de indice i, consistente com

as restricdes aplicadas a mesma.
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2.2.2. Equacdo de movimento

,—-v(r) ,—-v(r)

fu“:’ -— ‘(}{;:
-«

m = p(1) —— p(1)

fs(t) =——

& ] @ @] @

(a) (b)
Figura 2.1- Representacao de um modelo de 1 Gnico grau de libertada (Extraido de (CLOUGH, 2003))

A equacdo de movimento para um sistema simples com um Unico grau de liberdade,
mostrado na figura A acima, € mais facilmente formulada ao se aplicar diretamente o
principio d’ Alembert. Desta forma, a equacéo de movimento € meramente uma expressao
de equilibrio entre as essas forgas, como se mostra a seguir.

f(@®) + fo() + fs(6) = p(t) (2.2)

Cada uma das forcas apresentadas do lado esquerdo da equacéo é funcdo do deslocamento
(v(t)) ou uma de suas derivadas temporais.

De acordo com o principio d’Alembert, a for¢a inercial ¢ dada por:
f1(t) = mii(t) (2.3)

Admitiu-se um amortecimento do tipo viscoso, que é o mais usual, a forca de
amortecimento pode ser dada pela seguinte equacéo:

fo@®) =cv(®) (2.4)
Por ultimo, a forca elastica é dada em funcdo da rigidez da mola e seu alongamento.

fs(t) = kv(t) (2.5)

Substituindo essas férmulas na equacao inicial, temos:

mv(t) +cv()+kv(t) =p(t) (2.6)
Que nada mais € do que a equacdo de movimento para um sistema simples.

Para se provar esta equacdo, basta calcular a soma do trabalho virtual exercido por estas
forcas para um deslocamento infinitesimal de uma particula (6v).

(=fi®) = fo(&) = fs(©) + p(8)) 6v =0 (2.7)
Lembrando que o sinal negativo representa que as forcas se opdem ao sentido do
movimento. Como o termo §v ndo é igual a zero, o termo entre parénteses é que deve ser.
Deste modo, encontraremos a mesma equagado anteriormente apresentada.
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2.2.3. Frequéncia natural

Figura 2.2- Sistema com um grau de Liberdade sem amortecimento

Na condicdo de vibracéo livre, a que se entende pelo fato de ndo haver amortecimento
(c = 0) nem forca externa atuante (P(t) = 0). Desse modo, para um sistema com um Unico
grau de liberdade tem-se a equacgéo abaixo.

mit)+kv()=0 (2.8)
Definindo-se um deslocamento inicial (v = v(0)) e velocidade inicial (v = ©(0)) como
condicdo de contorno, tem-se que a solugdo da equacdo anteriormente apresentada é dada
por:

v(t) = v(0) cos(wt) + %())sen(wt) (2.9)
Onde:
k
w = E (2.10)

A equacgdo solucdo da equacdo diferencial evidencia que o sistema executa um
movimento de vibragdo (ou oscilagcdo) em torno de sua posicdo de equilibrio estatico.
Além disso, essa solucao evidencia que esse movimento se repete a cada 2w /w segundos,
assim sendo, o periodo desse movimento é dado por 27 /w e é denominado por periodo
natural de vibracdo. Trata-se portanto de um movimento harménico simples.

Deste modo, evidencia que a frequéncia natural do sistema, com base na equacdo
anteriormente descrita é dada por:

1 w (2.11)
fo=g=5-

n T
Entretanto, de acordo com Chopra (2012), o termo frequéncia natural de vibracéo é usado

tanto para f;, como para w.

O termo natural, também de acordo com Chopra (2012), ¢ utilizado para enfatizar o fato
que T, f, € w sdo propriedades naturais do sistema quando o mesmo pode vibrar
livremente sem excitacdo externa. Como o sistema é linear, essas propriedades séo
independentes da velocidade inicial e do deslocamento inicial.

2.2.4. Modos de vibracéao
Em um sistema com multiplos graus de liberdade, a equagdo de movimento é similar a
anteriormente descrita, com a Unica diferencga de que se esta tratando agora de vetores.

16



mo(t) + ¢v(t) + kv (t) = B(o) (2.12)

Mais uma vez, simplificando do caso geral para o caso de vibracdo livre ndo amortecida,
obtém-se a equacao a sequir:

mo(t) + kv (t) =0 (2.13)
O problema de analise dindmica consiste em determinar as condi¢cdes sob as quais a
equacdo de equilibrio anteriormente descrita é satisfeita. Utilizando-se uma analogia com
0 caso de um unico grau de liberdade e utilizando a regra de Cramer, como sugerido por
(CLOUGH, 2003), obtém-se a seguinte equacdo que nada mais representa do que a
solucdo da formulacdo anteriormente apresentada.

Ik — w?mi|| = 0 (2.14)

A equacdo apresentada, nada mais € do que uma equacdo de autovalor, a qual, quando
solucionada, fornecera valores de frequéncias naturais de vibragao.

Ao se expandir este determinante se obter4 uma equacéo algébrica de grau N, onde N € 0
numero de graus de liberdade das estrutura. As N raizes desta equacio (wi?, 2%, ms?, ...
on?) representa as frequéncias dos N modos de vibragio possiveis no sistema. Por
definicdo, 0 modo com menor frequéncia é tido como o primeiro modo de vibracédo, o
segundo modo de menor frequéncia, como o segundo modo de vibragdo, e assim
sucessivamente. O vetor com esses modos organizados em ordem crescente é conhecido

como vetor de frequéncias.

(2.15)

Quando as matrizes de massa e rigidez definida para um sistema estavel forem simétricas
e composta por valores reais positivos sempre se obtera um vetor de frequéncia com raizes
reais e positivas. (CLOUGH, 2003)

2.2.5. Tipo de excitacéo

A equacdo de movimento é uma equacdo diferencial de segunda ordem e, como tal,
apresenta dificuldade de resolucdo analitica em caso de forcas externas deterministicas
irregulares. Além disso, essas forcas costumam oferecer dificuldade para serem
representadas matematicamente, a menos que sejam especificadas em cddigo normativo
de projeto ou em catalogos de equipamentos. Para simplificar a questdo, tais forcas sao
classificadas, e hd métodos de determinacdo de resposta estrutural diferentes para cada
um destes tipos.

De acordo com (SORIANO, 2014), as forcas externas podem ser classificadas em
periddicas e aperiddicas. Entretanto, de forma mais detalhada, essas forcas sdo
classificadas em quatro categorias:
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e Harmonica

o Sd&o expressas por senos ou cossenos com ou sem angulo de fase.
e Periddica arbitraria

o Atuam indefinidamente e tem configuracBes que se repetem em iguais
periodos de tempo.

e Impulsiva

o Sdo de grande intensidade e curta duragéo (fracao de segundos).
e Aperitdica arbitraria

o Variam de forma arbitraria no tempo, sem ser de curta duracao.

Periddica

desbalanceadas
.

1/\\ /N Maquinas rotativas
la) ‘ \ /

- l Maquinas que
(b) . '. — S ———— A d idacs
‘ \ \_ — produzem trepidac3o

Aperiddica

L

i) e - -

Explostes

@ % Terremotos

Histdrico do carregamento

Exemplos tipicos

Figura 2.3- Tipos de Excitagio (Adaptado de Chopra (2012))
2.2.6. Amortecimento

A dissipagdo de energia ocorre em todos o0s sistemas mecanicos oscilatérios, com o
consequente decaimento da vibracgdo livre ou atenuacdo dos picos de deslocamento em
vibracdo forcada. Essa dissipacdo € util quando a vibracdo € indesejavel, e € mais
relevante quando a estrutura oscila proxima a ressonancia.
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O conjunto dos mecanismos dessa dissipacdo e genericamente chamado de
amortecimento e suas causas sdo complexas e associadas as caracteristicas da estrutura,
ao meio circundante e aos elementos nédo estruturais agregados a mesma.

Para o caso particular de vibragdes livres amortecidas teremos a seguinte equacao:
mit)+cv()+kv()=0 (2.16)

Cuja solucéo se assemelha a de uma equacéo do segundo grau. Usando a relacio w? =
k ~ ~ .
—,a solucgéo geral de tal equacdo pode ser escrita na forma:

(2.17)

Nesse cenario, podemos encontrar trés possiveis tipos de raizes:

1. Reais e idénticas, quando o termo dentro da raiz quadrada resultar em zero;

2. Reais e distintas, quando o termo dentro da raiz resultar em um ndmero real maior
que zero;

3. Complexas, quando o termo dentro da raiz quadrada resultar em um numero real
menor que zero.

2.2.6.1. Vibragdes criticamente amortecidas

O caso de vibracOes criticamente amortecidas representa o caso particular da equacao
apresentada anteriormente onde se tem duas raizes reais distintas. Representa
basicamente o ponto de transicdo entre a vibragdo subamortecida e vibragdo
superamortecida, que serdo discutidos mais a frente.

Ao se igualar o termo no interior da raiz quadrada da equagéo apresentada na sesséo
anterior, obtém-se o valor critico de ‘c’ que produz duas raizes reais de mesmo valor
numérico.

. =2mw (2.18)
Deste modo as duas solugdes obtidas sdo dadas por:
CC

=R =T, T (2.19)

A equacdo de movimento para este caso particular é dada, entdo, por:

v(t) = [C; + Cytle™(zm)t (2.20)

Tal equacdo fornecera uma resposta dinamica como se mostra no grafico abaixo.
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Figura 2.4 - Caso criticamente amortecido (Extraido de Clough (2003))

2.2.6.2. Vibragdes subamortecidas

Para o caso particular que o amortecimento (‘c’) for menor que 0 amortecimento critico
(‘cc’), se terd o caso de uma raiz de um nimero negativo. Para se avaliar a resposta da
vibracéo livre para este caso particular, é conveniente escrever o amortecimento em
termos de taxa de amortecimento (&).

Ce (2.21)
Deste modo, a solucdo da equacdo de movimento é dada por:

Sl,Z = _ECU i iwD (222)
Onde:

wp =1-¢* (2.23)

E a frequéncia de vibracdo livre do sistema amortecido. Adotando-se a equac&o
exponencial como solucéo do sistema e utilizando-se os dois valores de ‘s’ encontrados,
encontra-se a seguinte equacgéo para a equacao de movimento desse sistema em vibracdo
livre:

v(t) = [Clei“’Dt + Cze_i‘*’Dt]e_'f“’t (2.24)

Essa equacao também pode ser expressa na forma:
v(t) = [Acos(wpt) + Bsen(wpt)]e 5t (2.25)

O movimento descrito por esta equacdo € mostrado na figura abaixo.
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Figura 2.5 - Caso subamortecido (Extraido de Clough (2003))

2.2.6.3. Vibragdes superamortecidas

De acordo com (CLOUGH, 2003), esse tipo de vibracdo é o menos usual, entretanto o
mesmo ocorre em sistemas mecéanicos eventualmente, o que justifica sua anélise. Deste
modo, quando se tem o valor de & maior do que uma unidade, é conveniente se escrever
a solucdo da equacdo de apresentada no inicio desta sessdo como:

S12 = —w§ oyt -1 (2.26)

Quando se usa essas duas solucdes para se desenvolver a equacdo de movimento para 0
caso de superamortecimento, obtem-se:

v(t) = {Asenh [(a)wlfz — 1) t] + Bcosh [(wwlfz - 1) t]} e~fwt (2.27)

Onde as constantes reais ‘A’ e ‘B’ podem ser calculadas com base nas condi¢des de
contorno, como as condigdes iniciais de velocidade e de deslocamento, por exemplo.

A resposta dindmica do caso superamortecido se assemelha ao caso criticamente
amortecido, entretanto, a funcdo demora mais para convergir a zero devido ao excesso de
amortecimento. Quanto mais amortecido, mais lentamente a funcéo retornara a zero.

2.2.7. Resposta dindmica (analise transiente)

Usando o caso de carregamento harmoénico como caso base, pois é 0 que mais se
assemelha a passagem de veiculos por uma ponte, pode-se escrever a equacdo de
movimento do sistema com um grau de liberdade, considerando amortecimento, como:

mv(t) + cv(t) + k v(t) = pysen(@t) (2.28)
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Adotando-se condicdes iniciais de posicdo e velocidade, a solugdo particular desta
equacdo diferencial é dada por:

u =u(0) v =v(0) (2.29)
u,(t) = Csen(wt) + Dcos(wt) (2.30)
Onde:
c_Po ! ‘2(%)
k — 2 — 22 .
1-(@) | +[(3)] -
p_P ‘2“;5 (&)
k — 2 _ 2 .
-] +[2() @3

A solugdo homogénea da equacdo diferencial anteriormente descrita é dada por:
uc(t) = e @4t {Acos [(w,/ 1- fz) t] + Bsen [(w\/ 1-— EZ) t]} (2.33)

Deste modo a solucdo completa para a equacdo diferencial € dada pela soma da solucéo
particular com a solugdo complementar.

u(t) = uy(t) + uc(t) (2.34)

Usando-se os valores a seguir, obtém-se o seguinte grafico.

B _ _oche
=02 §{=005 w(0)=057 (2.35)

elel

_~ Resposta total

-
.____.-"
Resposta no estado
1 4 . -~ estaciondrio =,
i s
) b /
| f \\/

s1 @

=

pl e )

-

0 0.5 I 1.5 2
ifT

Figura 2.6 — Resposta dinédmica total de um sistema excitado em func¢éo do tempo (Adaptado de Chopra (2012))
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A diferenca entre as duas respostas mostradas no grafico é dada pelo termo up, 0 qual
decai exponencialmente em funcdo da frequéncia do carregamento, da frequéncia natural
na estrutura e da taxa de amortecimento, até que 0 ponto em que essa parcela se torna
desprezivel. Por isso essa fase inicial é chamada de resposta transiente ou resposta
dindmica. Apo0s certo tempo apenas a resposta forgada continua, por isso se chama esta
parcela estado estacionario. Deve-se ter em mente que, quando se analisa o estado
estacionario, as maiores deformacdes provavelmente ja ocorreram antes desse estado ter
sido alcancado.

2.2.8. Fator de amplificacdo dinamica

Chopra (2012) define que o Fator de Amplificacdo Dinamica € o numero adimensional o
qual descreve quantas vezes a deformacdo ou tensdo causada pelo carregamento estatico
deve ser multiplicada para representar os valores de deformacdo e tensdo causados
quando a carga dinamica € aplicada a estrutura.

Seguindo-se a formulacdo deste mesmo autor, tem-se que, para o estado estacionério, a
deformacdo de um sistema devido a forcas harménicas pode ser descrita pela seguinte
equacao:

v(t) = vysen(wt — @) (2.36)
Onde:
Vo Representa a amplitude do movimento descrito pelo sistema;
w Representa a frequéncia do movimento descrito pelo sistema;
7 Representa o angulo de fase do movimento descrito pelo sistema.

Calculando-se a razdo entre a amplitude do deslocamento dindmico (v,) e a do
deslocamento estatico, tem-se o valor de FAD.

Vo

FAD = ——
(vo)estético (2-37)

A formulagdo mais elaborada para o célculo do FAD, considerando-se a frequéncia da
aplicacdo de carga e 0 amortecimento sera abordada na sesséo seguinte.

2.2.9. Ressonancia

Soriano (2014) define que ressonancia é a condi¢cdo de um sistema em vibracédo forcada
em que qualquer pequena alteracdo na frequéncia da excitagdo provoca diminuigédo
significativa nas amplitudes de deslocamento.

O autor Clough (2003), define como parametro de avalia¢do variavel ‘B’, que representa
a relacdo entre a frequéncia natural da estrutura e a frequéncia do carregamento aplicado.

23



SHRS]

b= (2.38)
A resposta dindmica de um sistema sem amortecimento para quando o valor de ‘B’ tende
a uma unidade apresenta uma amplitude que aumenta a cada periodo e tende a infinito
com o tempo. Esse mesmo comportamento ocorre para sistemas com baixas taxas de
amortecimento (&).

A condicdo de um sistema descrito por Soriano (2014), portanto, é dada quando o valor
de B ¢ igual a uma unidade.

Para encontrar o valor maximo do fator de amplificacdo dindmica, Clough (2003)
desenvolve uma formulagdo matematica levando em conta o0 amortecimento do sistema e
encontra a seguinte relagéo.

ﬁpico =41-2¢? (2.39)

Onde o valor de Bpico representa o valor de B que resultara em um maior fator de
amplificacdo dinamica, o qual sera calculado com a férmula que se segue.

FAD =

1
281 -¢&2 (2.40)
Para maiores detalhes de como se chegar a essas formulagdes, consultar a Clough (2003).

2.2.10. Controle de vibragoes

De acordo com Soriano (2014): estruturas podem ser excitadas através de movimento de
suas bases ou suportes, como, por exemplo, devido a terremotos, explosfes subterraneas
e trafego, assim como estruturas veiculares sdo excitadas ao se deslocarem em pisos
irregulares. De forma inversa, vibracfes provenientes de equipamentos instalados em
estruturas podem ser transmitidas as correspondentes bases e se propagar no meio
exterior. Em ambas as circunstancias, as vibracdes devem ser controladas para se evitar
danos nas estruturas e correspondentes bases, como também para ndo afetar a utilizacao
das mesmas, gque é o caso do conforto de seus usuarios e/ou do desgaste de pecas e mau
funcionamento de equipamentos sensiveis e vibragdes. Em resumo, esse controle objetiva
reduzir a transmissdo, eliminando-se efeitos indesejaveis. E isso pode ser feito através de
modificacdo da fonte excitadora, de alteracBes na estrutura, como tambem através de
isoladores de base ou com a adi¢éo de dispositivos especiais que absorvam vibragdes.

Os isoladores de vibracdo sdo usualmente molas metélicas, suportes constituidos de
elastbmeros ou dispositivos metalicos com partes que se deslocam entre si. Esses
isoladores sdo classificados como passivos ou ativos. Os primeiros convertem energia
cinética em calor, absorvem vibraces ou transferem energia entre modos naturais de
vibracdo. J& os dispositivos ativos sdo os de atuacdo em tempo real, constituidos de
sensores e controle digital, que ativam equipamentos hidraulicos que movimentam
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massas que “contra balanceiam” as oscilagdes da estrutura. Dessa forma, o estudo do
controle de transmissao de vibragdo tem diversas vertentes.

Td_\_li—- plt)=p, sinwi

O |

/

suportes de estruturas devido a forgas oscilatdrias
produzidas por um equipamento rotativo operando

-

Analisaremos a seguir como prevenir danos nos /
II

m

desbalanceado produzindo uma forca vertical dada por oit)
posen(wt). Se a maquina estiver montada sobre uma [
mola com um grau de liberdade (como mostrado na ST A
figura ao lado), o deslocamento relativo em regime - 1 L|4'f' %T
permanente da mesma pode ser escrito da seguinte
forma: lf'=f_%- +fp

Do Figura 2.7 - Esquema de um

vp (t) = —Dsen(wt — ) (2.41) equipamento rotativo desbalanceado
k com amortecimento (Extraido de
Clough (2003))
Onde:
_ - YAY 271-0,5
D =[(1- %2+ (289 (2.42)

Esse resultado assume que o deslocamento do apoio induzido pela forca de reagédo €
negligenciavel em comparagdo com o movimento do sistema em relacdo ao suporte.

Usando-se a formulacdo apresentada em Clough (2003), pode-se obter as reacdes na
mola(fs) e no sistema de amortecimento(fq) com as seguintes formulagdes:

f;(t) = poDsen(wt — 6) (2.43)

fa(t) = 2éBpoEcos(wt — ) (2.44)

Como as duas forcas estdo defasadas de 90 graus, é evidente que a amplitude total da
reacdo na base € dada pela soma vetorial destes valores, assim sendo, tem-se:

fmax(8) = poD[1 + (264)*1°° (2.45)

Deste modo, a taxa entre a forca méaxima atuante na base e a forga p0 aplicada no sistema,
taxa essa conhecida como transmissibilidade do sistema de suporte, é tida como:

TR = D[1 + (2&5)?]%° (2.46)

Um segundo tipo de situacdo é quando o (1)
controle de vibragfes é importante pode ser ]

visto quando se deseja evitar que
instrumentos sensiveis a vibracdo sejam
afetados quando se tem o deslocamento do

i L"{r]=1-'plfr] + 0 (f)

suporte da estrutura. O esquema para este kJ T I o
Lo — B e 28— Al (fl =0 . simmt
caso esta ilustrado ao lado. Figura 2.8 - Esquema ilustrando o caso de deslocamento

do suporte da estrutura (Extraido de (CLOUGH, 2003))
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Para tal caso, Clough (2003) descreve que o deslocamento da base (vg(t)) forca, em
regime permanente, a seguinte resposta em termos de deslocamento relativo.

vp(8) = vgof*Dsen(t — 0) (2.47)

Ao se somar vetorialmente esta parcela com a parcela vg(t), a resposta total em estado
permanente para a massa m é dada por:

vE(t) = vy0y/1 + (2EB)2Esen (@t — 0) (2.48)

Se, neste caso, a transmissibilidade for definida como a razdo entre o deslocamento
méaximo total da massa m em relacdo a correspondente amplitude do deslocamento da
base, obtém-se a mesma formula de transmissibilidade que o caso anterior.

TR = D[1+ (2¢B)?]>° (2.49)

Ao se analisar o grafico descrito por esta equacdo (ver grafico abaixo), verifica-se que
todas as curvas passam pelo mesmo ponto p = +/2. Por este motivo, conclui-se que
aumentar o amortecimento, quando p < /2, melhora a eficiéncia do controle de vibracéo,
por outro lado, quando B > /2, essa eficiéncia decai.

-
A 1
|
|
/
!

[ _ fna 2 L — =
= T

TR ¢ /
! o

_ Y max =
- =

Figura 2.9 - Transmissibilidade em fungdo de f (Extraido de Clough (2003))

2.2.11. Formulacéo Analitica para Carga Movel sobre Viga

Fryba (1972) apresenta toda a formulacdo numérica no que diz respeito a vibracdo de
solidos e estruturas sobre a acdo de cargas madveis. Deste modo, foge ao escopo deste
trabalho apresentar a formulacdo e a resolucdo das equacg0es diferenciais envolvidas para
esse problema. Seré apenas apresentado a formulac&o final utilizada para o caso de vigas
biapoiadas com e sem amortecimento.
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2.2.11.1. Formulacdo Sem Amortecimento

o m E.LE —AT
X

L .

Figura 2.10 - Modelo de ponte submetida a acéo de carga movel

Para uma dada viga biapoiada sob a agdo de uma carga pontual ‘P’ deslocando-se sobre
a estrutura com uma velocidade ‘v’, Humar (2002) apresenta a seguinte formulacao para
a deformada dessa estrutura em fungdo do tempo.

(x.0) = 2P = 1 {mrv _ . ] (nﬂvt)} _ (nnx)
ulx, t) =— Z, (w)z — Lo, sin(w,t) — sin I sin{— (2.50)
—“\L

n

Essa equacdo é valida apenas para quando % # w,,. Quando % = w,, a parcela do
somatorio é dada por:

{sin(wpt) — wy, t cos(wy,t)}sin (nLﬂ) (2.51)

un(x; t) = wanL

Onde:

Representa a deformada da viga para um dado tempo ‘t’ e posigdo ‘x’;
Representa a enésima frequéncia natural da viga;

Representa o valor da carga movel,

Representa a massa por unidade de comprimento da viga;

Representa o vao;

Representa a velocidade da carga movel.

T =3 vf =

2.2.11.2. Formulagdo Com Amortecimento Leve (§ < 1)

O autor Fryba (1972) em sua obra apresenta a formulagdo para o deslocamento em uma
viga biapoiada com amortecimento submetida a acdo de uma carga movel se deslocando
a uma velocidade constante sobre a mesma. Para isso 0 mesmo define os seguintes
variaveis:

_ v
“r=T (2.52)
n?n? |EI
Oy =7 | (2:53)



Wy v Twy_w

a =

w
£
Ver = zf(l)L (256)
_PI? 2PI?
Yo = 28kl T wtEl (2.57)

Com base nessas variaveis, escreve-se a equacdo da deformada da viga em funcéo destas
para 0 caso em que o # .

oo

u(x,t) = ug z sen (ﬁix)jz(jzl_ o (sen(ja)ft)

J=1

a - (2.58)
— ]—_e_“’tsin(w(j)t)>
Quando se tem que o = n, tem-se que:
wr
n=—
~ 1 -0t i ( ) n? 1 -t jrx
u(x,t) = U7 |e” " sin nwst —?cos(nwt)( —e ®Y|sen T
+u i sen <j7tx) ! (sen( 0 t)
N s N (2.60)

j*En

a
- ]—_e““tsin(a)(j)t))

Onde:

v,LE,I,cem S0 0s mesmos que definidos anteriormente;
Ver E denominada velocidade critica (aquela & qual provocara a
ressonancia da estrutura);
Representa o valor da carga moével;
Representa a massa por unidade de comprimento da viga;
Representa o vao;
Representa a velocidade da carga movel,
Representa a frequéncia do carregamento aplicado.

Sl ~3 v
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2.3. PRESCRICOES NORMATIVAS E VEICULOS DE CARGA

Esta sessdo visa apresentar ao leitor o que as normas nacionais e internacionais vigentes
falam sobre pontes rodoviarias, coeficiente de impacto e seus veiculos de carga.

2.3.1. NBR 7187:2003 — Projeto de pontes de concreto armado e concreto protendido

A NBR 7187:2003 fixa 0s requisitos que devem ser obedecidos no projeto, na execucéo
e no controle das pontes de concreto armado e de concreto protendido, excluidas aquelas
em que se empregue concreto leve ou outros concretos especiais.

Vale salientar que além das condic¢des desta Norma, devem ser obedecidas as de outras
normas especificas e as exigéncias peculiares a cada caso, principalmente quando se tratar
de estruturas com caracteristicas excepcionais, onde as verificagcfes de seguranca
necessitam de consideracgdes adicionais, ndo previstas nesta Norma.

2.3.1.1. Coeficiente de Impacto

Esta norma afirma que o efeito dindmico das cargas moveis deve ser analisado pela teoria
da dindmica das estruturas. Porém, é permitido assimilar as cargas moveis a cargas
estaticas, através de sua multiplicacdo pelos coeficientes de impacto definidos a seguir:

®=14-0,0071>1 (2.61)
Onde:

l E o comprimento de cada véo tedrico do elemento carregado, qualquer que
seja o sistema estrutural, em metros. No caso de vaos desiguais, em que 0
menor vao seja igual ou superior a 70% do maior, permite-se considerar um
véo ideal equivalente & média aritmética dos vaos teoricos.

2.3.2. NBR 7188:2013 — Carga movel rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos,
passarelas e outras estruturas

ANBR 7188:2013 define os valores caracteristicos basicos das cargas moveis rodoviarias
de veiculos sobre pneus e acOes de pedestres, em projeto de pontes, viadutos, galerias,
passarelas e edificios-garagem.

2.3.2.1. Trem tipo brasileiro

No que diz respeito ao trem tipo brasileiro (definido como TB), esta norma afirma que a
carga movel rodoviaria padrdo TB-450 é definida por um veiculo de 450 kN, com seis
rodas, representadas, cada uma, por uma carga pontual P = 75 kN, trés eixos de cargas

29



afastados entre si em 1,5 m, com area de ocupacdo de 18 mz, circundada por uma carga
uniformemente distribuida p = 5 kN/m2, conforme pode ser visto nas figuras abaixo.

TB-450

3,00

Figura 2.11 - Modelo esquematico do TB-450 (adaptado da NBR 7188:1982)

7 v / ///

2

Figura 2.12 - Modelo esquematico de carga uniformemente distribuida para um trem-tipo normativo (extraido da
NBR 7188:1982)

Essa carga mdvel assume posicdao qualquer em toda a pista rodoviaria com as rodas na
posicdo mais desfavoravel, inclusive acostamento e faixas de seguranca. A carga
distribuida deve ser aplicada na posi¢ao mais desfavoravel, independentemente das faixas
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rodoviarias. Admite-se a distribuicdo espacial da carga concentrada no elemento
estrutural a partir da sua superficie de contato em um angulo de 45°.

Para obras em estradas vicinais e municipais, a NBR 7188:2013 restringe que o trem tipo
minimo a ser utilizado seria um TB-240. Porém, este caso foge ao escopo deste trabalho,
merecendo apenas sua citacao.

2.3.2.2. Coeficientes de impacto

No que abrange as cargas moveis, esta norma define trés diferentes coeficientes de
impacto.

CIV  E o coeficiente de impacto vertical. Esse coeficiente amplifica a acdo da carga
estatica simulando o efeito dindmico de carga em movimento e a suspensdo dos
veiculos automotores. O CIV ndo simula e/ou elimina a necessidade de analise
dindmica nas estruturas sensiveis e/ou de baixa rigidez, em especial estruturas
de aco e estaiadas.

CNF  E o coeficiente do nimero de faixas. Representa a possibilidade da carga movel
ocorrer em funcdo do nimero de faixas.

CIA E o coeficiente de impacto adicional. Consiste em um coeficiente destinado a
majoragdo da carga modvel caracteristica devido a imperfeicdo e/ou
descontinuidade da pista de rolamento, no caso de juntas de dilatacdo e nas
extremidades das obras, estruturas de transi¢do e acessos.

A NBR 7188:2013 aponta que as cargas maveis verticais caracteristicas definidas
anteriormente devem ser majoradas para o dimensionamento de todos os elementos
estruturais pelo Coeficiente de Impacto Vertical (CIV).

CIV =1,35 Para estruturas com vao menor do que 10 (2.62)
metros.
20 Para estruturas com vaos entre 10 e 200 (2.63)
CIV =1+1,06 (—Liv n 50) metros.

Onde:
Liv é o0 vdo em metros para calculo de CIV, conforme o tipo de estrutura. Sendo:

Liv  Usado para estruturas de vaos isostaticos. Liv: média aritmética dos vdos nos
casos de vaos continuos.
Liv  E o comprimento do proprio balango para estruturas em balanco.

Para estruturas com vaos acima de 200,0 m, deve ser realizado o estudo especifico para
consideracdo da amplificacdo dinamica do coeficiente de impacto.
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O Coeficiente de Numero de Faixas (CNF), por outro lado, tem funcdo de ajustar as
cargas mdveis caracteristicas definidas anteriormente. O mesmo €é calculado como se
segue.

CNF =1-0,05%(n—2)>09 (2.64)
Onde:

n E o ndmero (inteiro) de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um
tabuleiro transversalmente continuo. Acostamentos e faixas de seguranca nao sao
faixas de trafego da rodovia.

Este coeficiente néo se aplica ao dimensionamento de elementos estruturais transversais

ao sentido do trafego (laje, transversinas, etc.).

Esta norma também define o Coeficiente de Impacto Adicional (CIA), que atua nas
regides das juntas estruturais a extremidades da obra. Todas as se¢des dos elementos a
uma distancia horizontal, normal a junta, inferior a 5,0 m para cada lado da junta ou
descontinuidade estrutural, devem ser dimensionadas com os esfor¢os das cargas moveis
majorados pelo coeficiente de impacto adicional, definido abaixo:

CIA = 1,25 Para obras em concreto ou mistas; (2.65)

CIA = 1,15 Paraobras em ago. (2.66)

A aplicacdo destes coeficientes as cargas maveis é feita como se segue:

Q = P+ CIV * CNF * CIA (2.67)
q=p=CIV xCNF = CIA (2.68)
Onde:

P Refere-se a carga em cada roda do veiculo tipo (ex.: Para o0 TB-450, P = 75kN)
p Refere-se a carga distribuida ao redor do veiculo tipo (ex.: Para o TB-450, p =
5kN /m?)

O grafico apresentado na pagina a seguir compara os valores do antigo Coeficiente de
Impacto com o novo Coeficiente de Impacto Vertical e com este ultimo associado com o
Coeficiente de Nimero de Faixas. Como o Coeficiente de Impacto Adicional so6 € valido
para pontos localizados ao longo da ponte, este coeficiente nédo foi incluido no gréfico.
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33

170 185

CIV*CNF (N = 4)

200



Com base neste gréfico, os novos valores para coeficiente de impacto (CIV*CNF)
parecem, de modo geral, quando o nimero de faixas (N) é menor que 4, ser mais
conservadores para vdos maiores, uma vez que estes valores nunca convergem para 1
enguanto, de acordo com a antiga norma, este valor era alcancado quando se tem um vao
de aproximadamente 57 m. Por outro lado, considerar o nimero de faixas igual a uma
unidade resulta em valores de coeficientes de impacto ainda mais conservadores do que
quando nao se considerar o Coeficiente de Numero de Faixas.

Um importante detalhe que vale ser salientado aqui, é que, para pontes com quatro ou
mais faixas, pode-se encontrar, eventualmente, valores de Coeficientes de Impacto
inferiores a uma unidade, uma vez que a nova norma ndo restringe o valor destes
coeficientes para ser maiores ou iguais a uma unidade. Isso corresponde a dizer que a
consideracado do efeito dindAmico provocara esforcos inferiores ao caso estatico de carga,
0 que ndo parece ser muito logico.

Vale ressaltar aqui que os valores encontrados para o Coeficiente de Impacto Vertical
sozinho e 0 mesmo multiplicado pelo Coeficiente do NUmero de Faixas, quando o nimero
de faixas é igual a duas unidades, sdo exatamente os mesmos. O que mostra que quando
ndo se considera este Ultimo coeficiente, para pontes com numeros de faixas de rolamento
superior a 2, geralmente se obtém resultados mais conservadores.

2.4. Normas Estrangeiras
2.4.1. Norma Americana - AASHTO
A norma americana (AASHTO) define o Fator de Impacto, o qual é dado por:

B 50
" 125+ 3,28084 * L

I < 30%

(2.69)

Onde:

L E 0 véo, expresso em metros (m).

O valor encontrado por esta formula ira ser somado a uma unidade e € multiplicado pelos
esforgos calculados com o trem-tipo de forma estética.

2.4.2. British Standard

A norma britanica (BS5400-2:2006) prevé as seguintes formulas para o que eles
denominavam de fator dindmico quando se esta analisando o trem tipo mais pesado
definido nesta norma.
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Tabela 2.1 - Coeficiente de impacto para o0 BS5400-2

Dimenséao L Fator Dinamico

(Metros) Para Momento Fletor | Para Esfor¢co Cortante
Até 3,6 2,00 1,67

: 2,16 1,44
De 3,6 ate 67 0,73 + 0,82 +
VL -0,2 VL -0,2

Acima de 67 1,00 1,00

2.4.3. Eurocode

O Fator de Impacto, definido de acordo com o Eurocode 2 Parte 1 para momento fletor é
exatamente 0 mesmo que aparece no British Standard.

Vale a pena aqui se destacar que o Eurocode apresenta 0 que parece ser um critério muito
sensato no que diz respeito a necessidade da analise dindmica de uma ponte ou nao, tal
critério leva em consideracao, por exemplo:

e A velocidade do veiculo;

e A frequéncia natural da ponte;

e Continuidade da estrutura;

e O vao da ponte;

e O nivel de complexidade da estrutura;

Por este motivo, o presente trabalho recomenda a adoc¢do da metodologia desta norma
para a defini¢do da obrigatoriedade ou ndo da anélise dindmica para uma dada estrutura.
Esses critérios podem ser vistos em mais detalhe no Anexo 1: Critério do Eurocode 1
Parte 2 para definir a necessidade ou ndo de analise dinamica em pontes, ou ainda
diretamente no proprio Eurocode 1 Parte 2.

Inicia-se a verificacdo avaliando-se se a velocidade permitida na pista € menor ou igual a
200 km/h e a partir dai compara-se alguns parametros da estrutura com os valores limite
para estes parametros definidos nesta norma. Por fim, esta norma além de definir a
necessidade ou ndo da andlise dinamica, a mesma ainda especifica que tipo de analise
dindmica deve ser feita. De um modo geral, o fluxograma presente no anexo é
autoexplicativo.

No que diz respeito ao denominado Fator Dinamico, esta norma propde 0 seguinte
critério.

1) Para pontes com boa manutencao

LI
2T VL-02 (2.70)
1,00 < &, < 1,67 2.71)
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2) Para pontes com manutencdo padrédo

b, = 2,16 +0,73
2" VL-02 (2.72)
1,00 < &, < 2,00 2.73)

2.5. Comparagéo entre normas nacionais e estrangeiras

A figura na pagina seguinte apresenta um grafico comparando os valores de coeficiente
de impacto para todas as normas aqui apresentadas. Neste grafico fica evidente a
semelhanca do novo coeficiente de impacto inserido pena NBR 7188:2013 e aquele
definido pela AASHTO. Ressaltando-se aqui que os valores definidos pela NBR séo
sempre superiores aos definidos por esta norma americana.
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3. MODELAGEM NUMERICA DOS EFEITOS DINAMICOS EM
PONTES

Este capitulo tem como objetivo apresentar brevemente o codigo computacional utilizado
neste trabalho. Se fard uma breve apresentacdo de como este programa funciona e que
método de calculo ele utiliza para analisar estruturas. Esse codigo foi elaborado por Hugdl
(2005) e foi traduzido pelo autor do presente trabalho.

Como o software em questdo utiliza-se internamente do método dos elementos finitos
para se encontrar os valores, tal método serd apresentado inicialmente para melhor
compreensao.

O codigo utilizado para andlise neste trabalho encontra-se exposto no Anexo 6 deste
trabalho.

3.1. Breve fundamentacéo do método dos elementos finitos (MEF)

Antes do aparecimento do Meétodo dos
Elementos Finitos, a analise dos problemas
de meios continuos em geral era efetuada
por resolucdo direta dos sistemas de
equacOes de derivadas parciais que regem o
fendmeno, tendo em consideracdo as
necessarias condi¢des de contorno. Devido a
sua complexidade, estes procedimentos soO
eram aplicaveis a meios continuos
homogéneos e de geometria simples
(AZEVEDO, 2003).

Para tentar superar algumas destas
limitagBes, frequentemente se substituia
estas derivadas por derivadas aproximadas,
através do Método dos Elementos Finitos. Estas solucdes, entretanto, possuiam alguns
limitadores e inconvenientes como a necessidade de se simplificar a geometria do
problema real e de resolver grandes sistemas de equacdes, visto que o desenvolvimento
dos computadores ainda ndo era suficiente para produzir algoritmos que tivessem
condicdes de efetuar e acelerar o processo de calculo.

Figura 3.1- A figura representativa do método dos
elementos finitos aplicado a problemas estruturais

Junto com desenvolvimento tecnologico a partir da década de 60, ganhou também cenario
0 Método dos Elementos Finitos, quando, segundo Azevedo (2003), passou a ser pratica
corrente a analise de estruturas de geometria arbitraria, constituidas por materiais variados
e sujeitas a qualquer tipo de carregamento. Este avanco foi tdo expressivo que 0S outros
métodos anteriormente referidos praticamente deixaram de ser utilizados.
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O entdo chamado Método dos Elementos Finitos (MEF) consiste em um método
numérico que aproxima a solucdo dos problemas de célculo de esforcos em estruturas
diversas, descritos por equacdes diferenciais parciais, através da subdivisdo da geometria
do problema em elementos menores, chamados elementos finitos, que sdo elementos de
geometria simplificada.

Sendo assim, o continuo das placas que representam a laje e vigas, juntamente com as
barras que representam os pilares da ponte sdo substituidos por um conjunto de elementos
finitos interconectados pelos seus pontos nodais. Deve-se entdo fazer a associagdo dos
deslocamentos em todos os pontos nodais destes elementos finitos, garantindo a
continuidade de deslocamentos entre eles.

Basicamente, no Método dos Elementos Finitos, tem-se que a solucdo das equacdes
diferenciais que governam o problema podem ser determinadas por funcGes de
aproximacdo que satisfazem condic¢des descritas por equacdes integrais no dominio do
problema. Geralmente para estas fungdes de aproximacdo utilizam-se funcdes
polinomiais de grau elevado que satisfacam as equacdes integrais em cada elemento
finito.

Vale aqui salientar que, o Método dos Elementos Finitos ndo requer a utilizacao de malhas
regulares, com intervalos entre n6s adjacentes constantes. Isso permite a discretizacdo em
elementos com dimensdes diferenciadas. Isto viabiliza a resolucéo de problemas de placas
de geometria irregular, por exemplo, aléem de oferecer uma melhor aproximacdo em
regides onde ha maior concentracdo de tensdes.

Ao invés de utilizar uma fungdo em todo o dominio para aproximar cada componente do
campo de deslocamentos, uma alternativa consiste em dividir o dominio em subdominios
e utilizar uma funcéo linear separada em cada um dos elementos (elementos finitos). Tem-
se, entdo, que a metodologia do Método dos Elementos Finitos baseia-se nesta
aproximacéo das equacOes das fungdes dos campos de deslocamentos por fungdes que
podem ser facilmente integradas, como no caso, fungdes polinomiais. Os deslocamentos
correspondentes a cada um dos pontos nodais da malha de elementos sdo assim obtidos
por interpolacdo polinomial.

De um modo geral, quanto melhor o refinamento da malha, isto é, quando se aumenta o
numero de elementos de um determinado tipo ou quando se aumenta o grau de elementos,
o0 erro da aproximacdo diminui. Como consequéncia natural disto, opta-se por refinar a
malha de elementos em areas onde ha maior concentracao de tensdes de forma a obter
resultados com melhores aproximacdes nas areas criticas.

Para maiores informac6es sobre toda a formulacdo matematica que envolve o Método dos
Elementos Finitos, como interpolacao dos deslocamentos, calculo das matrizes de rigidez,
montagem dos sistemas de equacdes, solugcdes e exemplificacdes, podem ser encontradas
em literaturas como Pereira (2005) e Szilard (2004).
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Szilard (2004) afirma que podemos usar o Método dos Elementos Finitos de trés
maneiras: a primeira seria uma solucdo manual com a ajuda de calculadora cientifica, o
que iria demandar um enorme trabalho e iria se limitar a solu¢des simples. A outra
utilizacdo é através da geracdo de algoritmos e rotinas utilizando uma linguagem de
programacdo. A terceira maneira seria através da utilizacdo de um programa
computacional comercial que utilize método dos elementos finitos, como por exemplo, 0
SAP2000. E natural que seja de senso comum a utilizacdo de programas computacionais
para a solucdo dos problemas, ja que o processo de calculo fica totalmente automatizado.
Contudo, deve-se ressalvar que um bom engenheiro deve ter sempre o conhecimento dos
fundamentos tedricos do método de célculo utilizado para resolugdo do problema, para
que assim possa realizar uma simulacdo correta e analisar e interpretar os resultados
corretamente. Esta ressalva ndo é valida somente para este caso especifico, mas para
qualquer tipo de forma de resolucdo de problemas quando se tratar da utilizacdo de
programas computacionais automatizados.

3.2. MATLAB

MATLAB, cujo nome deriva de MATrix LABoratory, trata-se de um software interativo
de alta performance voltado para o calculo numérico. O MATLAB integra calculo com
matrizes, construcdo de graficos, analise numérica e processamento de sinais uma
interface facil de usar onde problemas e solugdes sdo expressos muito similares a como
eles sdo escritos matematicamente, ao contrario do que ocorre na programacao
tradicional.

O programa MATLAB é um sistema interativo cujo elemento basico de informacéo é
uma matriz que ndo requer dimensionamento e que pode ter tanto nimeros reais como
complexos. Esse sistema permite a resolucdo de muitos problemas numéricos em apenas
uma fracdo do tempo que se gastaria para escrever um programa semelhante em alguma
linguagem computacional.

Embora na sua versdo basica 0 MATLAB ja possua um vasto conjunto de funcGes de
caracter genérico, existem varias bibliotecas com funcdes adicionais (chamadas de
toolboxes) que expandem as suas capacidades em dominios de aplicagdo mais
especificos.

Os comandos executados pelo programa podem ser guardados em um arquivo de texto,
tipicamente utilizando o MATLAB Editor, como um script (como é o caso que do
programa apresentado mais adiante). Quando tal arquivo é aberto pelo programa, o
MATLAB iré ler as linhas do arquivo e executar os comandos correspondentes, sendo,
portanto, o Script um modo muito eficiente de se criar um programa.
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3.3. Script do MATLAB

Para a analise numérica de alguns modelos apresentados no proximo capitulo foram foi
utilizado um codigo elaborado por Hugul (2005) na sua dissertacdo de mestrado.

Esse codigo usa 0 método dos elementos finitos integrado com o método de Newmark
para integracao direta para encontrar os deslocamentos maximos de uma viga biapoiada
submetida a uma carga pontual movel e o coeficiente de amplificacdo dindmica para o
caso em analise. O codigo, originalmente escrito e comentado em turco foi traduzido e
novos comentarios foram adicionados ao mesmo para torna-lo mais didatico, sendo esta
uma das contribuicdes do presente trabalho.

Esse script foi testado e validado com a formulacdo matematica apresentada por Humar
(2002) e Fryba (1972).

Por fim, este codigo foi modificado para se analisar o efeito de comboios de carga sobre
a estrutura das pontes.

Para maiores detalhes sobre o procedimento utilizado pelo c6digo turco para resolucao
do problema de carga movel sobre viga biapoiada vide o cédigo traduzido no final deste
trabalho e a propria dissertacdo de mestrado que aparece nas referéncias deste trabalho.
Um breve fluxograma deste script estd mostrado na Figura 3.2 - Fluxograma de
funcionamento do script do MATLAB.

Este cddigo foi aqui traduzido para que futuros trabalhos possam utiliza-lo para analise
de problemas mais complexos, além daqueles de vigas biapoiadas.

*Propriedades mecanicas e geométricas da estrutura; )
eDiscretizacdo da estrutura;

ErieeE e eDefinicdo do parametro de velocidade adimensional (o) (Consultar Hugdl (2005));
CEREEIY ®Definicdo do valor da forga aplicada.

eCalculo das matrizes de massa, rigidez, amortecimento, frequéncias, etc;
eUtiliza-se o método de integracdo direta de Newmark;
e el| *Encontra-se a matriz de deslocamentos em fungdo do tempo.

*Exibe-se as frequéncias naturais da estrutura;

*Exibe-se as taxas de amortecimento para cada modo de vibragdo da estrutura;
*Exibe-se a maior deflexdo da estura durante a passagem da carga;

eCalcula-se e exibe a deflexdo maxima para o caso estatico;

eCacula-se o FAD;

*Exibe-se o grafico do deslocamento do meio do vao da ponte em fungao do tempo;
*Exibe-se o tempo de processamento.

Pos-
processamento

Figura 3.2 - Fluxograma de funcionamento do script do MATLAB
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4. ESTUDO DE CASO

Esta secdo tem como objetivo apresentar os modelos utilizados para o estudo de caso
assim como os resultados obtidos e a discussdo dos mesmos.

4.1. Modelos estudados

Este trabalho focou na analise de trés casos:

1. Validagdo do cddigo computacional escrito em MATLAB por meio da
formulacdo analitica apresentada anteriormente aplicada para pontes de véos 20,
30 e 40 metros e posterior aplicacdo do codigo para analise de comboios de cargas
moveis trafegando sobre essas estruturas e as de maiores vaos;

2. Verificagdo do FAD e da influéncia da velocidade e do amortecimento para pontes
de vaos menores (20, 30 e 40 metros);

3. Verificacdo do FAD e da influéncia da velocidade e do amortecimento para pontes
de vdos maiores (60, 70 e 80 metros). Note que para estes casos a utilizacdo da
formulacéo do coeficiente de impacto da NBR 7187:2003 implicaria em valores
unitarios (ou seja, o efeito dindmico seria desprezivel).

Para todos os modelos analisados, foi adotado um fck de 35 MPa.

4.1.1. As secdes transversais das pontes

Para se definir as secOes transversais a serem utilizadas foram consultados AASHTO
(2012), Caltrans (2003), Pfeil (1979) (que faz referéncia ao DNIT) e Leonhardt (1979).
Por fim, notou-se que o perfil definido por Pfeil (1979) atende as demais normas com
folga, porém, o mesmo nédo faz nenhuma referéncia a relacéo entre altura da viga e o véo
da ponte (H/L). Por esta razdo, adotou-se o critério apresentado em Leonhardt (1979) e
em AASHTO (2012) para definir a altura de pontes de concreto protendido. Adotou-se
as especificagOes de pontes de concreto protendido visto que 0 mesmo permite segOes
mais esbeltas e, portanto, susceptiveis a maiores deformacdes.

As secdes para vaos menores estdo apresentadas a seguir.

a) Véao de 20 metros

[ 1300 [

%\

300 4OL80 460 E’,O—LHJJ 300

204 15

254

180

——125
——125

Figura 4.1 - Secéo transversal da ponte de 20 metros de vao
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b) Véo de 30 metros

t 1300 t

sl
.

p
—/l I\
o
o

107
257

240
205

Iy}
(]
[}

300 4OL80 460 80*1401 300

Figura 4.2 - Segéo transversal da ponte de 30 metros de vao

¢) Véo de 40 metros

IR 1300 s
”} 7777777 7 s
= ok

320
285
285

300 LIOLBO 460 SOJMJ 300

Figura 4.3 - Sec¢éo transversal da ponte de 40 metros de vao

A partir de 40 metros de véo, as normas passavam a exigir alturas de viga muito altas para
secdes tipo ‘T’. Entretanto, como se deseja analisar ainda os valores do FAD para os vaos
que a NBR 7187:2003 afirma que o coeficiente de impacto pode ser considerado como
uma unidade, optou-se por adotar se¢des caixdes, cuja altura minima exigida para essas
vigas ¢ inferior as das vigas ‘T’. Para tais segOes, para se atender as restricdes da
AASHTO foi necessario se adicionar uma viga intermediaria. Desta forma, se obteve as
secOes apresentadas a seguir.

a) Véo de 60 metros

oo 1300 '
"j_\RR
&
L]
(o)
M~
o

o

1 { I
300 40— 80———1 30—+ Ro0—ba0—s0———1 30— —g0—t4a4 30

Figura 4.4 - Se¢do transversal da ponte de 60 metros de vao
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b) Véo de 70 metros

%PL 130 . M
: / /
& / /
% %
% /
300 ,L 300

Figura 4.5 - Secdo transversal da ponte de 70 metros de védo
c) Véo de 80 metros

1 1300 y

—

300

300
Figura 4.6 - Secao transversal da ponte de 80 metros de védo
Para tais sec¢Oes transversais, tem-se as seguintes propriedades geométricas.
Tabela 4.1 - Resumo das propriedades geométricas das pontes analisadas

Vio Area Momento de Inércia

(m)____(m?)

20 441 0,698
30 505 2,299
40 5,69 5,239
60 746 7,539
70 8,00 10,989
80 854 15,233

4.1.2. Propriedades do material considerado

Para a anélise destes modelos foi admitido um fc de 35 MPa, e, portanto, 0 mddulo de
elasticidade secante foi calculado de acordo com NBR 6118:2014. Como o tipo de
agregado mais utilizado na regido nordeste do Brasil € o granito e a gnaisse (o = 1,0),
pode-se calcular o médulo de elasticidade da seguinte forma.

Eq = 1,0 ¥ 5600,/ = 1 * 5600v35 (4.1)
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E.; ~ 33130MPa

(4.2)
a;=08+0,2 Jo _ 0,8 + 0,2ﬁ = 0,8875
80 80 (4.3)
E.s = a;E,; = 0,8875 % 33130 (4.4)
E.s ~ 29400MPa (4.5)

4.1.3. Velocidade diretriz

A norma do DNIT (1973) no seu artigo 2°, define que velocidade diretriz é a velocidade
basica para a deducdo das caracteristicas do projeto. No seu artigo 7°, esta norma fixa que
a maior velocidade diretriz a se considerar nos projetos de estradas de rodagem é
100km/h. Entretanto, este trabalho extrapola um pouco este valor em algumas de suas
andlises apenas para verificar a influéncia de uma velocidade ligeiramente maior sobre o
FAD.

4.1.4. Modelo de carregamento

Para 0 nosso modelo, o trem tipo TB-450, definido em NBR 7188:2013, sera representado
por uma carga pontual com a carga total do veiculo (450 kN) atravessando a ponte com
uma velocidade constante. Isso acarretarda em um pequeno acréscimo nos deslocamentos
quando comparado com o caso de trés cargas méveis defasadas passando pela estrutura.
O modelo estrutural da estrutura considerada esta ilustrado perfeitamente na Figura 1.1 -
Modelo de Ponte sobre a agdo de carga movel.

4.2. Resultados

4.2.1. Validacé@o do Modelo Numérico e Anélise da Influéncia de Comboios

Para se fazer a validacdo do script mencionado no capitulo 3, foram analisadas as pontes
com 20, 30 e 40 metros, com e sem amortecimento, no proprio MATLAB. Por fim,
comparou-se 0s resultados obtidos com a formulacdo analitica apresentada no item
2.2.11. Formulacdo Analitica para Carga Movel sobre Viga, a qual foi introduzida no
MathCAD, que é um software de facil utilizacdo para realizar operacdes de calculo. Feita
essa verificagdo, modificou-se o cédigo para se analisar o efeito de comboios nas pontes
mencionadas. Os resultados obtidos estdo expostos a seguir.

45



4.2.1.1. Modelo analitico sem amortecimento

Para encontrar os resultados sem amortecimento foi utilizada a formulacéo apresentada
em (HUMAR, 2002), a qual confere perfeitamente com a apresentada por (FRyBA,
1972). Os resultados obtidos com a aplicacdo desta formulacdo estdo apresentados a
sequir.

Tabela 4.2- Resultados do modelo analitico sem amortecimento

VA0  destatico Odinamico FAD
m mm mm
20 3,653 4,148 1,136
30 3,746 4,042 @ 1,079
40 3,896 4,195 1,077

4.2.1.2. Modelo Analitico com Amortecimento

Foi utilizada a formulagdo apresentada na se¢do 2.2.11.2. deste trabalho para computar a
deflexdo das vigas sob a a¢do de uma carga movel quando se considera 0 amortecimento.
Admitiu-se para este caso uma taxa de amortecimento de 5%.

Tabela 4.3 - Resultados do modelo analitico com amortecimento

Ocstatico  Odinamico

(mm) __(mm)
20 005 36548 3,9497 1,081
30 005 37450 3,8694 1,033
40 005 38954 3,9743 1,020

4.2.1.3. Modelo Numérico sem Amortecimento

Para 0 modelo do MATLAB (Método dos Elementos Finitos) as vigas foram divididas
em ‘N’ trechos de igual comprimento. A discretizacdo adotada, tal como os
deslocamentos obtidos e 0 FAD calculado estdo apresentados na tabela que se segue.

Tabela 4.4 - Resultados do modelo numérico sem amortecimento

20 60 3,6548 4,1492 1,135
30 60 3,7450 4,0396 1,079
40 60 3,8954 4,1944 1,077

46



4.2.1.4. Modelo Numérico com Amortecimento

Para o modelo numérico com amortecimento as vigas foram discretizadas exatamente
como no caso anterior e foi adotado uma taxa de amortecimento (&) de 5% para o primeiro
e segundo modo de vibracéo, ksil e ksi2, respectivamente. Para tal caso os valores obtidos
aparecem na tabela a seguir.

Tabela 4.5 - Resultados do modelo numérico com amortecimento

Oestatico  Odinamico

(mm) __(mm)
20 60 005 36548 3,9500 1,081
30 60 005 3745 3,8670 1,033
40 60 005 38954 39735 1,020

4.2.1.5. Resumo dos FADs

A tabela abaixo apresenta os valores dos FADs calculados usando o modelo analitico e o
modelo numeérico.

Tabela 4.6- Resumo dos FADs para a validacdo do script

Vao Analitico Numérico Analitico Numérico

(m)  (£=0,00) (£=0,000 (£=0,05) (&=0,05)
1,136 1,135 1,081 1,081
1,079 1,079 1,033 1,033
Il 1077 1,077 1,020 1,020

Os valores obtidos nesta analise sdo suficientemente préximos e indicam que o script do
MATLAB é confidvel. O codigo numérico entdo estd validado, entretanto, vale aqui
ressaltar que o usudrio deve estudar o programa com cuidado antes de utiliza-lo para que
possa se ter um maior entendimento do mesmo e evitar erros grosseiros.

4.2.1.6. Estudo da Influéncia de Comboios de carga

Foi estudado aqui a influéncia da passagem de varias cargas consecutivas teria sobre o
FAD das estruturas de pontes. Para isso, fixou-se 0 amortecimento em 5% (como foi
mencionado anteriormente), a velocidade em 100 km/h e diminuiu-se a discretizagdo para
ndo se prejudicar tanto o tempo de processamento. Os resultados obtidos estdo
apresentados a seguir.

Para o caso de duas cargas consecutivas apenas, os resultados séo 0s que se seguem.
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Tabela 4.7 — Resumo dos FAD parra passagem de duas cargas moveis consecutivas

70 80 9,9531 11,978 1,2035
80 90 10,7179 12,9216 1,2056

a) 20 metros

x10
05 . T

0

05

-1.5

Displacement (m)
ra

05 1 1.5
Time(sec)

Figura 4.7 - Influéncia da passagem de duas cargas moveis consecutivas sobre a ponte de 20 metros
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b) 30 metros

Displacement (m)

0.5 1 1.5 2 25
Time(sec)

Figura 4.8 - Influéncia da passagem de duas cargas moveis consecutivas sobre a ponte de 30 metros

c) 40 metros

']5 T T T T T

Displacement (m)

45 ' : l
0 0.5 1 15 2 25 3

Time(sec)

Figura 4.9 - Influéncia da passagem de duas cargas mdveis consecutivas sobre a ponte de 40 metros
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d) 60 metros

Displacement (m}

_12 1 1 1 1 1
0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 4 45

Time{sec)

Figura 4.10 - Influéncia da passagem de duas cargas moveis consecutivas sobre a ponte de 60 metros

e) 70 metros

2 T T T T T

Displacement {m)

Time(sec)

Figura 4.11 - Influéncia da passagem de duas cargas mdveis consecutivas sobre a ponte de 70 metros
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f) 80 metros

Displacement (m)

‘14 I I I I I

Time(sec)
Figura 4.12- Influéncia da passagem de duas cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 80 metros

Para 0 caso de trés cargas consecutivas apenas, 0 resumo dos resultados estdo
apresentados na tabela que se segue.

Tabela 4.8 — Resumo dos FAD parra passagem de trés cargas moveis consecutivas

20 30 3,6548 4,3330 1,1856
30 40 3,7450 4,0468 1,0806
40 60 5 3,8954 4,0964 1,0516
60 70 9,1362 11,0224 1,2065
70 80 9,9531 12,0045 1,2061
80 90 10,7179 12,9778 1,2109
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a) 20 metros

Displacement (m)

4'50 0.5 1 15 2 25

Time(sec)

Figura 4.13- Influéncia da passagem de trés cargas moveis consecutivas sobre a ponte de 20 metros

b) 30 metros

Displacement {m)

0 0.5 1 15 2 25 3 35
Time(sec)

Figura 4.14 - Influéncia da passagem de trés cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 30 metros
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c) 40 metros

Displacement (m)

_4_5 1 1 1 1 1
0 05 1 15 2 25 3 35 4 45

Time(sec)

Figura 4.15 - Influéncia da passagem de trés cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 40 metros

d) 60 metros

Displacement {m)

Time(sec)

Figura 4.16 - Influéncia da passagem de trés cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 60 metros
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e) 70 metros

Displacement {m)

Time(sec)

Figura 4.17 - Influéncia da passagem de trés cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 70 metros

f) 80 metros

Displacement (m)

.14 1 1 1 1 1 ] 1 |
0 1 2 3 1 5 & 7 8 9

Time(sec)

Figura 4.18 - Influéncia da passagem de trés cargas méveis consecutivas sobre a ponte de 30 metros
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4.2.2. Andlise de vaos menores

Esta secdo tem como objetivo inferir a influéncia que a velocidade e 0 amortecimento tém
sobre o FAD quando se esta analisando vaos relativamente pequenos de pontes, como 20,
30 e 40 metros. Para tal analise, foi implementada as formulacdes (2.50) e (2.58) no
EXCEL devido a facilidade de modificacdo e geracdo de graficos diversos dessa
ferramenta.

4.2.2.1. Influéncia da Velocidade no FAD

Foram aqui analisadas as trés pontes ja discutidas anteriormente, sé que agora com quatro
velocidades distintas: 60, 80, 100 e 120 km/h. Admitiu-se, neste ponto, que o
amortecimento (€) fosse igual a zero pois se desejava obter os maiores valores de FAD
possiveis para compara¢do com a norma brasileira.

Os resultados a seguir apresentam o deslocamento vertical de um ponto situado no meio
do véo das pontes em funcéo do tempo.

Para 0 véo de 20 metros, obteve-se 0s seguintes resultados:

Influéncia da Velocidade

1,00
0,00

0,00 10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00

-1,00
-2,00 \

\ /—\\
-3,00 \/”\ 4

N\
-4,00 D

Deslocamento (mm)

-5,00
t*v/L
——L=20m |v=120km/h | £=0 L=20m |v=100km/h | £€=0
L=20m |v=80km/h | £=0 L=20m |v=60km/h | £=0

Figura 4.19 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vdo da ponte de 20 metros

Para o vdo de 30 metros, obteve-se os dados a seguir.

55



Influéncia da Velocidade

1,00
0,00 Z
0,00 ,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 0,9 ~1=00
E .
é 1,00
S
T 2,00
g %
©
Q
o
2 -3,00
[a)
-4,00
-5,00
t*v/L
——L=30m|v=120km/h | §=0——L=30m | v=100km/h | £=0
~———L=30m |v=80km/h|&=0 L=30m |v=60km/h | &=0

Figura 4.20 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vdo da ponte de 30 metros

Para 0 vao de 40 metros, os resultados obtidos estdo mostrados no gréfico abaixo.

Influéncia da Velocidade

1,00
0,00
0,00 ,10 0,20 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,80 O,VQ
e
é -1,00
o)
]
T 2,00
g /
©
Q
o
S 100 ; f
[a)
N\ Q
-4,00
-5,00
t*v/L
———L=40m |v=120km/h | €=0=———=L=40m | v=100km/h | £€=0
| =40m | v=80km/h | £€=0 L=40m |v=60km/h | €§=0

Figura 4.21 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vao da ponte de 40 metros

A tabela a seguir apresenta os maiores deslocamentos e os FADs calculados para as
estruturas anteriormente mencionadas. Além disso, pode-se verificar os valores dos
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coeficientes de impactos sugeridos pelas NBR 7187 e 7188. Note que o deslocamento
dindmico maximo no meio do véo esta representado por ‘umax’ € 0 deslocamento no meio
do vao para o caso estatico ‘ug’.

Tabela 4.9 - Tabela resumo da influéncia da velocidade da carga moével para pontes de pequenos vaos

NBR NBR
7187:2003  7188:2013
120 4,279 1,171
100 4,144 1,134
20 80 a975 3055 g 1,260 1,303
60 3,859 1,056
120 4,323 1,154
100 4,039 1,078
30 80 0 a1 3 oo 1,190 1,265
60 4,008 1,070
120 4,404 1,131
100 4,194 1,077
40 80 425 3895 ogs 1,120 1,236
60 4,150 1,065

Nota-se que os valores do FAD obtidos para todos os vdos aumentam conforme se
aumenta a velocidade da carga, entretanto, de modo geral, esses valores séo inferiores aos
coeficientes de impacto normativos, o0 que era de se esperar pois 0s valores de norma
devem estar sempre a favor da seguranca. Contudo, vale aqui salientar que, conforme o
vao aumenta, os valores do FAD obtidos para velocidades maiores tende a se aproximar
dos valores das NBR. Por essa perspectiva, pode-se concluir que as formula¢bes da norma
brasileira estdo a favor da seguranca no que diz respeito a anélise dindmica de uma carga
movel sobre uma ponte de pequeno véo. Vale aqui, contudo, apresentar a Tabela 4.10 -
Comparacdo entre a massa do veiculo a massa total das pontes menores.

Nesta ultima tabela, a varidvel ‘M’ representa a massa total da ponte e a varidvel “m”
representa a massa total do veiculo (a qual foi desprezada na analise). Os valores do
coeficiente de impacto maiores que os FAD calculados possivelmente indicam que uma
analise dinamica incluindo a participacdo da massa do veiculo no sistema deveria ser
efetuada. Essa ideia € corroborada pelo fato de que a massa do veiculo, em comparagédo
com a da ponte de 20 metros, representa mais de 20% da massa da mesma, sendo,
portanto, uma parcela que ndo deveria ser negligenciada na analise.

Tabela 4.10 - Comparagao entre a massa do veiculo a massa total das pontes menores

L (m) M(kg) m(kg) m/M

I 220500 20,8%
DI 378750 45872 12,1%
DI 569000 8,1%

! Cenério hipotético desprezando-se o amortecimento estrutural
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4.2.2.2. Influéncia do Amortecimento

Para se analisar a influéncia do amortecimento sobre pontes com véos de 20, 30 e 40
metros, foi-se fixada a velocidade da carga como sendo igual a velocidade diretriz
méaxima definida pelo DNIT (100 km/h) e estudou-se trés casos de amortecimento
distintos de taxa de amortecimento:

o £=0%
e £=5%
o £=10%

Tais valores permitem verificar a influéncia que essa taxa tem sobre o FAD pois esses
valores de amortecimento atendem ao critério exigido pela formulagdo apresentada em
2.2.11.2. Formulagdo Com Amortecimento Leve (§ «< 1).

Para o vao de 20 metros, os resultados obtidos estdo apresentados no grafico abaixo.

Influéncia do Amortecimento
0,500
0,000
-0,500
= -1,000
-1,500
-2,000

-2,500

N\ o

Deslocamento (mm

-3,500
-4,000
-4,500
t*v/L
——1L=20m | v=100km/h | £=0,1 L=20m | v=100km/h | €=0,05
L=20m |v=100km/h | £€=0

Figura 4.22 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do véo da ponte de 20
metros

Para o véo de 30 metros, os valores de deslocamento para um ponto situado no meio do
vao da ponte estdo apresentados a seguir.
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Influéncia do Amortecimento

1,000
0,500
0,000
-0,500
-1,000
-1,500
-2,000
-2,500

Deslocamento (mm)

-3,000
-3,500

-4,000
-4,500
t*v/L
——1=30m | v=100km/h | £=0,1 ——L=30m | v=100km/h | €=0,05
———L=30m | v=100km/h | £€=0

Figura 4.23 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do véo da ponte de 30
metros

Para o vao de 40 metros, os resultados obtidos estdo mostrados no gréafico abaixo.

Influéncia do Amortecimento
0,500
0,000
-0,500

= -1,000

mm

-1,500
-2,000

-2,500

Desocamento (

-3,000
-3,500

-4,000

-4,500

t*v/L

——L=40m | v=100km/h | £=0,1 ——L=40m | v=100km/h | £=0,05
——L=40m | v=100km/h | £=0

Figura 4.24 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do véo da ponte de 40
metros
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A tabela a seguir apresenta o resumo dos trés graficos anteriormente apresentados,
explicitando-se o deslocamento dindmico maximo no meio do vdo (u.max) e o
deslocamento no meio do vao para o caso estatico (u.0).

Tabela 4.11 - Tabela resumo da influéncia do amortecimento da estrutura para pontes de pequenos vaos

NBR NBR
FAD 7187:2003 7188:2014
0,1 3,837 1,050
20 0,05 3,948 3,655 1,080 1,260 1,303
0 4,144 1,134
0,1 3,781 1,010
30 100 0,05 3,868 3,745 1,033
0 4,039 1,078 1,190 1,265
0,1 3,913 1,004
40 0,05 3,977 3,895 1,021
0 4,194 1,077 1120 1,236

Pode-se verificar claramente na tabela acima que o aumento do amortecimento culmina
em uma reducdo representativa do FAD, como era de se esperar. De modo geral, a
inclusdo do amortecimento afetou mais os vaos de 30 e 40 metros, 0s quais tiveram 0s
seus FAD reduzidos para valores muito préximos de uma unidade, quando o
amortecimento é da ordem de 10%.

E notdrio o fato de que, mais uma vez, os FAD calculados até aqui sdo bem inferiores aos
coeficientes de impacto normativo. Mostrando-se assim que a simplificacdo adotada pelas
normas se mostra conservadora. Vale, entretanto, ressaltar novamente o que foi
comentado na sec¢do anterior: para vaos menores, nos quais a massa do veiculo representa
uma parcela significativa da massa da ponte, a analise da estrutura apenas como carga
movel pode ndo ser a mais adequada para esses casos.

4.2.3. Analise de vdos maiores

Esta secdo tem como objetivo se verificar a influéncia que a velocidade e 0 amortecimento
tém sobre 0 FAD quando se esta analisando vaos relativamente maiores de pontes, como
60, 70 e 80 metros. Para tal analise, foi implementada as formula¢6es (2.50) e (2.58) no
EXCEL devido a facilidade de modificacdo e geracdo de gréaficos diversos dessa
ferramenta.

Vale aqui ressaltar que para as estruturas a seguir, o coeficiente de impacto sugerido pela
NBR 7187:2003 seria de unitario, o que implica dizer que os esforcos dindmicos
provocados nestas estruturas sao iguais aos estaticos.
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4.2.3.1. Influéncia da Velocidade

Foram aqui analisadas as trés pontes ja mencionadas anteriormente, sé que agora com
quatro velocidades distintas: 60, 80, 100 e 120 km/h. Admitiu-se, neste ponto que o
amortecimento (&) fosse igual a zero pois se desejava obter os maiores valores de FAD
possiveis para comparacdo com a norma brasileira.

Os resultados a seguir apresentam o deslocamento vertical de um ponto situado no meio
do vao das pontes em funcéo do tempo.

Os resultados obtidos para as trés pontes estdo apresentados nos graficos a seguir.

Efeito da Velocidade

2,000

0,000 == /
1
L~

0 1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9
-2,000

s
-4,000

5000 \\
-8,000 < ‘_\(\ /

Deslocamento (mm)

-10,000
-12,000
t*v/L
——L=60m | v=120km/h | £=0——L=60m | v=100km/h | £=0
L=60m |v=80km/h | §=0 L=60m |v=60km/h | €§=0

Figura 4.25 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vdo da ponte de 60 metros
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Efeito da Velocidade

2,000

0,000 /
0 1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1
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-4,000

-6,000

-8,000

7

Deslocamento (mm)

-10,000

-12,000

-14,000

t*v/L

——L=70m | v=120km/h | §=0——L=70m | v=100km/h | £=0
~——L=70m |v=80km/h | &=0 L=70m |v=60km/h | =0

Figura 4.26 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vdo da ponte de 70 metros
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Figura 4.27 - Influéncia da velocidade no deslocamento de um ponto situado no meio do vao da ponte de 80 metros

A tabela a seguir apresenta os maiores deslocamentos e os FADs calculados para as
estruturas anteriormente mencionados. Além disso, pode-se verificar os valores dos
coeficientes de impactos sugeridos pelas NBR 7187 e 7188. Note que o deslocamento
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dindmico maximo no meio do vao esta representado por ‘Umax’ € 0 deslocamento no meio
do vao para o caso estatico ‘uo’.

Tabela 4.12 - Tabela resumo da influéncia da velocidade da carga mével para pontes de vaos maiores

L Vv 13 Umax Uo EAD NBR NBR
(m) (km/h) (%) (mm)  (mm) 7187:2003 7188:2013
120 12,002 1,120
100 12552 10718 1,171
80 11,926 1113 000 1,163
60 11,747 1,096
120 11,170 1122
100 11,655 1171
70 [ S 1 I 1 1177
60 10,913 1,096
120 10,258 1,123
100 10,698 1171
= 0160 0136 1o, 100 1,193
60 10,019 1,097

Note aqui que os valores do FAD obtidos para todos os vdos aumentam conforme se
aumenta a velocidade da carga, como era de se esperar. Entretanto, as velocidades de 100
km/h produzem um FAD superior aqueles produzidos por uma velocidade de 120 km/h.
Pois para vaos maiores a velocidade critica destes se aproxima de valores reais de
velocidade de veiculos.

E importante aqui ressaltar que, para todos os casos de velocidades estudados, com taxa
de amortecimento igual a zero, todos os FAD obtidos deram maior do que os valores da
NBR 7187:2003. Além disso, para o vao de 80 metros, para uma velocidade de 100 km/h,
obteve-se um FAD superior ao da NBR 7188:2013, a qual sugere coeficientes de impacto
de valor relativamente maiores que aqueles indicados pela norma de 2003.

Tabela 4.13 - Comparagdo entre a massa do veiculo a Massa total das pontes maiores

Lim) M(kg) m(kg) m/M

0 11129000 4,1%
1400000 45871,56  3,3%
0 1708000 2,7%

A tabela acima mostra que a relacdo entre a massa do veiculo (‘m’) ¢ a massa total da
ponte (‘M’) para estes casos de estudo sdo todas inferiores a 5%. Deste modo, a
consideracdo da massa do veiculo sobre a estrutura ndo deve gerar valores
representativamente maiores ou menores que os FAD calculados como carga movel
somente.

4.2.3.2. Influéncia do Amortecimento
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Para se analisar a influéncia do amortecimento sobre pontes com vaos de 60, 70 e 80
metros, foi-se fixada a velocidade da carga como sendo igual a velocidade diretriz
méaxima definida pelo DNIT (100 km/h) e estudou-se trés casos de amortecimento
distintos de taxa de amortecimento:

o £=0%
o £=5%
o £=10%
Tais valores permitem verificar a influéncia que essa taxa tem sobre o FAD pois essa

formulacdo atende ao critério exigido pela formulacdo apresentada em 2.2.11.2.
Formulagdo Com Amortecimento Leve (§ «< 1).

Os resultados obtidos para as trés pontes estdo apresentados nos graficos a seguir.

Efeito do Amortecimento

4,000
2,000
0,000 —
£ 0 1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1
£ 000
8
T -4,000
g -4
©
(8]
S 6,000 \
(%]
[J]
()
—8’000 \ /
-10,000 ~—~
-12,000
t*v/L
=L =60m | v=100km/h | £€=0,1 L=60m | v=100km/h | £=0,05

L=60m | v=100km/h | €=0

Figura 4.28 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do vao da ponte de 60
metros
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Efeito do Amortecimento
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0,000
0

-2,000
-4,000
-6,000

-8,000

Deslocamento (mm)

-10,000

-12,000

-14,000
t*v/L
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Figura 4.29 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do véo da ponte de 70
metros

Efeito do Amortecimento
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-10,000
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=L =80m |v=100km/h | €=0,1 =———L=80m |v=100km/h | §=0,05
———L=80m |v=100km/h | £€=0

Figura 4.30 - Influéncia do amortecimento no deslocamento de um ponto situado no meio do véo da ponte de 80
metros

A tabela a seguir apresenta os maiores deslocamentos e 0os FADs calculados para as
estruturas anteriormente mencionados. Além disso, pode-se verificar os valores dos
coeficientes de impactos sugeridos pelas NBR 7187 e 7188. Note que o deslocamento

65



dindmico maximo no meio do vao esta representado por ‘Umax’ € 0 deslocamento no meio
do vao para o caso estatico ‘ug’.

Tabela 4.14 - Tabela resumo da influéncia do amortecimento para pontes de vdos maiores

Uo NBR NBR
2D 7187:2003 7188:2013

0,1 11,469 1,0701 1,00 1,163
E 0,05 11,861 10,718 1,1066
0 12,552 1,1711

0,1 10,654 1,0705 1,00 1,177
100 0,05 11,011 9,953 1,1063
0 11,655 1,1710

0,1 9,781 1,0705 1,00 1,193
E 0,06 10,107 9,136 1,1063
0 10,698 1,1709

Pode-se verificar claramente na tabela acima que o aumento do amortecimento culmina
em uma reducéo representativa do FAD, como era de se esperar. Porém, para uma dada
taxa de amortecimento, os valores dos FAD parecem convergir, independentemente do
véo da ponte.

A inclusdo do amortecimento para vaos maiores parece afetar de forma mais sutil vaos
maiores do que o0s vaos menores. Note também que, mesmo para taxas de amortecimentos
da ordem de 10%, os valores dos FAD ndo convergem para uma unidade, contradizendo
a NBR 7187:2003.

4.3. Discussoes

No que diz respeito a validagédo do script do MATLAB, pdde-se inferir que os resultados
deste modelo, o qual usa 0 método dos elementos finitos associado com o método de
integracdo direta de Newmark, sdo praticamente idénticos aqueles obtidos através da
formulacdo analitica. Fica assim validado o cddigo computacional, fazendo-se a ressalva
que o usuario deve estuda-lo antes de utiliza-lo para ndo surjam erros grosseiros.

No que diz respeito a variacdo da velocidade com que a carga movel se desloca sobre a
ponte, infere-se que, para 0s vdos menores, conforme se aumentava a velocidade, notava-
se um aumento significativo do FAD. O que mostra uma clara sensibilidade dessas
estruturas a velocidade da carga. Por outro lado, para vaos maiores, 0 aumento da
velocidade ndo proporciona de forma alguma o mesmo aumento do FAD que os casos de
vaos menores. Além disso, para tais vaos ficou evidenciado que os maiores valores de
FAD foram obtidos para uma velocidade de 100 km/h e néo de 120km/h. Isso se justifica
pelo fato de que, com o aumento do vao, os periodos referentes aos modos de vibracao
sdo relativamente maiores. Desse modo, o veiculo trafegando a uma velocidade inferior
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pode causar a excitacdo desse modo e, consequentemente, provocar maiores
deslocamentos na ponte.

No que diz respeito ao amortecimento, como era de se esperar, 0 amortecimento provocou
a diminuicéo dos FAD para todas as pontes. Entretanto, foram as pontes de menores vaos
gue se mostraram mais sensiveis a esse fator. As pontes de maior vao apresentaram uma
tendéncia de convergir para um mesmo FAD conforme o amortecimento aumentava.

Vale aqui, mais uma vez, ressaltar que, como foi visto nas tabelas Tabela 4.10 -
Comparacdo entre a massa do veiculo a massa total das pontes menores e Tabela 4.13 -
Comparacdo entre a massa do veiculo a Massa total das pontes maiores, para pequenos
vaos a desconsideracdo da participacdo da massa do veiculo na analise dindmica pode ser
perigosa, visto que o automovel pode representar uma parcela consideravel da massa total
da ponte e, consequentemente, sua parcela seria muito pertinente. Para os casos de vaos
maiores ou iguais a 60 metros, foi visto que a massa do veiculo representa menos de 5%
da massa total da ponte, o que seria um indicativo de que a desconsideragdo da mesma na
analise é aceitavel.

Finalmente, para discutirmos os valores dos coeficientes de impacto normativo temos que
nos ater a dois detalhes importantes:

e A taxa de amortecimento em estruturas de concreto usuais é tida como 5% de um
modo geral;

e Como estamos tratando valores normativos, ndo faz sentido usar uma velocidade
maior que a velocidade diretriz maxima definida pelo DNIT.

Tendo-se dito isso, para 0s casos de veiculos passando sobre pontes com uma velocidade
de 100 km/h e uma taxa de amortecimento de 5%, construiu-se a tabela a seguir com base
nas analises anteriormente apresentadas.

Tabela 4.15 - Comparacao entre os FAD calculados o os coeficientes de impacto normativos

Vio  V & EAD NBR R
(m) (km/h) (%) 7187:2003 7188:2013

10803 1260 1.303
10328  1.190 1.265
10211 1120 1236
1005 19063 1,000 1193
11063 1,000 1177
11066 1,000 1163

Por esta tabela, pode-se ver que a norma de 2003 apenas esta a favor da seguranca apenas
para os vaos de 20, 30 e 40 metros. Para vdos maiores que esses, esta norma sugere de
coeficientes de impacto unitarios, representando assim valores de coeficientes de impacto
inferiores aos FAD encontrados pela anélise anteriormente apresentada.
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Por outro lado, a norma de 2013, apresenta-se a favor da seguranca para todos 0s casos
mencionados. Ela cobre com uma certa margem de seguranga os valores de FAD
encontrados para todos 0s casos, 0 que é interessante visto que como estamos tratando de
cargas moveis e ndo de massas moveis sobre uma ponte, os efeitos da irregularidades do
pavimento nao foram considerados. Esses efeitos, 0s quais foram comentados no capitulo
2, podem amplificar ainda mais os efeitos dindmicos calculados para uma estrutura como
essa.

No que diz respeito a influéncia dos comboios, obteve-se que a passagem de dois veiculos
consecutivos ocasionaria em um FAD bem superior ao caso com de um unico veiculo
apenas. Entretanto, a adi¢do do terceiro veiculo trafegando sobre a ponte, ndo acrescentou
nenhuma influéncia sobre o FAD dessas estruturas, uma vez que a velocidade com a qual
os mesmos trafegam ndo é suficientemente grande para se causar a ressonancia da
estrutura. Nota-se, entretanto, que para vdos maiores, a passagem de comboios produz
FAD maiores que aqueles sugeridos por todas as normas, 0 que sugere que a estrutura
destas pontes seja relativamente flexivel.

Para se verificar a questéo da flexibilidade da estrutura, como foi mencionado no capitulo
2, este trabalho recomenda a utilizacdo do critério apresentado no Anexo 1: Critério do
Eurocode 1 Parte 2 para definir a necessidade ou ndo de anéalise dindmica em pontes. O
resumo desta verificacdo esta apresentado na tabela a seguir.

Tabela 4.16 - Verificacdo da obrigatoriedade da analise dinamica para as estruturas analisadas

: RN wno gnoim o Qe
BN 3574 1124 1762 24715 1585 21350 Sim
3949 1288 1907 21,563 1583 20000 Sim
BNl 4432 1504 2089 18470 1556 18650 Sim
6,002 3,230 2,655 Néo
7443 4,038 3,148 N4o
10,080 5357 4,000 Né&o

Pode-se verificar claramente que as estruturas com 60, 70 e 80 metros de vdo seriam
consideradas muito flexiveis para a aplicacdo do coeficiente de impacto segundo o
Eurocode. Deste modo, justifica-se o fato de se encontrar FAD maiores que aqueles
sugeridos por todos os cddigos verificados. Note que a explicacdo dos termos
apresentados na tabela acima estéo explicados no Anexo 1: Critério do Eurocode 1 Parte
2 para definir a necessidade ou ndo de anélise dindmica em pontes.

O gréfico a seguir mostra os dados da Tabela 4.15 - Comparacao entre os FAD calculados
0 os coeficientes de impacto normativos inserido no Figura 2.14 - Gréfico comparando
os coeficientes de impacto de diversas normas. Esse grafico permite uma visualizacao
mais facil dos resultados obtidos.
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5. CONCLUSOES E RECOMENDACOES

As normas NBR 7187:2003 e NBR 7188:2013 permitem que a analise dinamica para a
estrutura de pontes com vaos inferiores a 200 metros seja simplificada por uma analise
estatica majorada por um fator denominado de coeficiente de impacto. A razdo para essa
simplificacdo é dada visto a complexidade exigida para se fazer uma analise dinamica
completa da estrutura.

Esta simplificagdo obviamente ndo corresponde a realidade do comportamento das
estruturas de pontes, uma vez que diversos parametros influenciam este comportamento.
Entretanto, a adocdo desta metodologia proporciona uma grande simplificacdo nos
calculos, pois representa de forma aceitavel o comportamento dindmico de certos tipos
de estruturas.

Uma ressalva aqui deve ser feita no que diz respeito a quando a analise com base na
dindmica das estruturas é obrigatéria e, portanto, ndo se pode usar o coeficiente de
impacto definido em norma. A NBR 7188:2013 apenas diz que o coeficiente de impacto
pode ser usado para pontes de vdos menores ou iguais a 200 metros, ndo fazendo qualquer
referéncia a rigidez da estrutura. Este trabalho, por outro lado, recomenda a utilizacdo do
critério adotado pelo Eurocode 2 Parte 1, que sugere um critério simples e objetivo para
definicdo da necessidade ou ndo da analise dindmica da estrutura. 2 Esses critérios foram
adotados para se verificar as estruturas analisadas e concluiu-se que para as estruturas de
maiores vaos a analise dindmica ndo poderia ser dispensada. Ndo poderia se chegar a esta
concluséo pelas normas brasileiras, pois as mesmas usam apenas termos vagos como
“estruturas sensiveis” e “baixa rigidez”, sem sequer se quantificar que valores de
caracterizariam tais tipo de estruturas ou se fazer referéncia a outras normas que o fagam.

Foi apresentado neste trabalho o cddigo do MATLAB escrito originalmente pelo autor
Hugul (2005). Os termos presentes neste script foram traduzidos e o cédigo foi validado
para 0 caso de vigas biapoiadas sobre a acdo de uma carga mdvel com e sem a
consideracdo do amortecimento. Tal programa fica disponibilizado no Anexo 6 deste
trabalho para que outros autores possam usa-lo e aprimora-lo.

No estudo sobre a influéncia da velocidade da carga moével sobre o FAD chegou-se a
concluséo que, de modo geral, o FAD tende a aumentar com o aumento da velocidade da
carga. Isto se da devido ao fato de que, conforme se aumenta a velocidade com a qual a
carga trafega sobre a estrutura, esta se aproximando cada vez mais do valor da velocidade
que causaria ressonancia da estrutura (a qual ¢ chamada de velocidade critica por Fryba
(1972)). Isso fica evidente quando se analisa 0s vaos pequenos, nos quais se tem um
pequeno periodo para os primeiros modos de vibracao e, consequentemente, uma grande

2 para mais informagGes sobre esse procedimento, consultar o Anexo 1 deste trabalho.
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velocidade critica. No caso dos vaos maiores, onde se tem um periodo maior, a velocidade
critica comeca a ter menores valores, se aproximando dos valores analisados.

Sobre 0 amortecimento, concluiu-se que 0 aumento do mesmo tende a diminuir os FAD
(como ja era de se esperar). Entretanto, 0os vdos menores se mostraram muito mais
sensiveis as variacdes neste valor, chegando a valores muito proximos de uma unidade
para taxas de amortecimento da ordem de 10%.

No que abrange o efeito dos comboios de carga, concluiu-se que quando se passa de um
veiculo para dois, se tem um aumento significativo no FAD, entretanto, quando se passa
de dois para trés, a influéncia é praticamente nula, uma vez que a velocidade dos veiculos
é muito inferior a velocidade a qual causaria a ressonancia da estrutura.

No que diz respeito aos coeficientes de impacto normativos pdde-se concluir duas coisas.
A primeira foi que, para os vaos da ordem de 20, 30 e 40 metros, ambas a NBR 7187:2003
e NBR 7188:2013 se mostraram a favor da seguranca. Por outro lado, para os vaos
maiores ou iguais a 60 metros, sobre o ponto de vista de uma carga movel trafegando
sobre uma ponte, a NBR 7187:2003 mostrou-se insatisfatoria no que diz respeito a
representar a analise dinamica da estrutura. Por outro lado, a NBR 7188:2013 apresenta
valores de coeficiente de impacto superiores aos FAD para todos os casos calculados, se
mostrando, portanto, a favor da seguranca.

Por fim, vale aqui mais uma vez salientar-se que seria interessante que em trabalhos
futuros se fizesse uma analise considerando a iteracdo veiculo-estrutura para se analisar
os coeficientes de impacto obtidos para os casos de vdos pequenos, pois, como foi visto
anteriormente, para estes, o veiculo representa uma parcela representativa da massa total
da ponte (chegando a mais de 20% para o vao de 20 metros). Deste modo, negligenciar
essa parcela pode ndo conduzir a uma boa aproximacéo da realidade.

Mais uma vez, vale ressaltar que o trabalho aqui elaborado se restringiu ao caso de cargas
moveis e, portanto, ndo incluiu a analise de fatores como a iteracdo veiculo-estrutura,
irregularidade do pavimento e ressaltos na cabeceira da ponte. Tais fatores séo
responsaveis por proporcionar fatores de amplificacdo dindmica ainda maiores, a
depender da representatividade da massa do veiculo perante a massa da ponte.
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Anexo 1: Critério do Eurocode 1 Parte 2 para definir a necessidade ou

nao de analise dinamica em pontes
prEN 1991-2:2002 (E)

START

yes
V< 200 km/h
Continuous
bridge (5)
no Simple
structure (1) no
yes
|
no rip within
limits of
Figure 6.10
(6)
yes
A4
For the dynamic Use Tables F1 and F2
analysis use the 2)
eigenforms for
torsion and for
bending
Eigenforms no yes
< for bending —»
sufficient
h 4
Dynamic analysis not
required.

Dynamic analysis required At resonance acceleration

Calculate bridge deck check and fatigue check not
acceleration and ¢'an etc. in required.

accordance with 6.4 6 (note 4) Use @ with static analysis in
accordance

Figure 6.9 - Flow chart for determining whether a dynamic analysis is required
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prEN 1991-2:2002 (E)

where:

|14 is the Maximum Line Speed at the Site [km/h]

L 1s the span length [m]

Mo 1s the first natural bending frequency of the bridge loaded by permanent
actions [Hz]

nr is the first natural torsional frequency of the bridge loaded by permanent

actions [Hz]

(ving)um 18 given as a function of vy,,/ng In annex F

NOTE 1 Valid for simply supported bridges with only longitudinal line beam or simple plate behaviour

with negligible skew effects on rigid supports.

NOTE 2 For Tables F1 and F2 and associated limits of validity see annex F.

NOTE 3 A dynamic analysis is required where the Frequent Operating Speed of a Real Train equals a
Resonant Speed of the structure. See 6.4.6.6 and annex F.

NOTE 4 4y is the dynamic impact component for Real Trains for the structure given in 6.4.6.5(3).

NOTE 5 Valid providing the bridge meets the requirements for resistance, deformation limits given in
EN 1990:2002. A.2.44 and the maximum coach body acceleration (or associated deflection limits)
corresponding to a very good standard of passenger comfort given in EN 1990:2002, A.2.

NOTE 6 For bridges with a first natural frequency ny within the limits given by Figure 6.10 and a
Maximum Line Speed at the Site not exceeding 200kmv/h, a dynamic analysis is not required.

NOTE 7 For bridges with a first natural frequency n, exceeding the upper limit (1) in Figure 6.10 a

dynamic analysis is required. Also see 6.4.6.1.1(7).

increments due to track irregularities and is
given by :
ng = 94,7617 (6.1)

impact criteria and is given by :

7119 = 80/L
for4m <L <20m
g =23.58°%
for 20m < L < 100m (6.2)

where:

ngis the first natural frequency of the bridge
taking account of mass due to permanent
actions.

L is the span length for simply supported
bridges or Lg for other bridge types.

The upper limit of 5y 1s governed by dynamic

The lower limit of 71y is governed by dynamic

(o]
(=]
ALILULUL

[Hz)
o
V

T

2
yd

/

nO
—_
o

[09]
UL
4

My T AR AR ' ERFnnnnn
2 4 6 810 15 20 40 60 80 100
L [m]

Key
(1) Upper limit of natural frequency
(2) Lower limit of natural frequency

Figure 6.10 - Limits of bridge natural frequency n, [Hz] as a function of L [m]

NOTE & For a simply supported bridge subjected to bending only. the natural frequency may be

estimated using the formula :

17,75 6.3
mo [He] =" 63
]
where:
0y is the deflection at mid span due to permanent actions [mm] and is calculated. using a short term

modulus for concrete bridges, in accordance with a loading period appropriate to the natural

frequency of the bridge.
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Annex I
(informative)
Criteria to be satisfied if a dynamic analysis is not required

NOTE Annex F is not valid for Load Model HSLM

(1) For simply supported structures satisfying the maximum value of (v/ng)g, given in
Tables F.1 and F.2:
— maximum dynamic load effects (stresses, deflections etc.) and
— the fatigue loading at high speeds (except where the Frequent Operating Speed
corresponds to a Resonant Speed and in such cases a specific dynamic analysis and
fatigue check should be carried out in accordance with 6.4.6)
do not exceed the values due to @; x Load Model 71 and no further dynamic analysis is
necessary.
Table F.1 - Maximum value of (V/n)yy, for a simply supported beam or slab and a
maximum permitted acceleration of @< 3.50m/s>.

Mass m 250 | 27.0 | 29.0 [210.0 |213.0 | 215.0 [=18.0 [ =20.0 | 225.0 [=30.0 | 240.0 | =50.0
10° kg/m <7.0 | <9.0 [<10.0 | <13.0 [ <15.0]<18.0 [ <20.0 | <25.0 [ <30.0 | <40.0 | <50.0 -
Span Le | Vg | ving | ving | ving | ving | g | ving | ving | ving | wig | ving | ving
m? % | m m m m m m m m m m m m
[5007.50) | 2 [ 1.71 | 1.78 | 1.88 | 1.88 | 1.93 | 1.93 | 2.13 | 2.13 | 3.08 | 3.08 | 3.54 | 3.59
41171 | 183|193 | 193] 213 [ 224 ]3035 ] 308 [ 33 354 | 431 | 431
[7.50.10.0) | 2 1.94 [ 208 | 2.64 [ 264 | 277 | 277 | 3.06 | 500 | 5.14 [ 520 | 535 | 542
412151264277 | 298 | 493 [ 500 | 514 | 521 [ 535 ] 5.62 | 6.39 | 6.53
[10.0.12.5) 1] 240 | 250 | 250 | 250 | 2.71 | 6.15 | 6.25 3 6.36 | 645 | 645 | 6.57
2] 250 |27 271 | 583 | 6.15 25 | 6.36 3 645 | 645 | 7.19 | 7.29
[12.5.15.0) 11250 | 250 [ 358 | 358 [ 524 | 524 | 536 | 536 | 786 | 9.14 | 9.14 | 9.14
2] 345|512 ]5.2 524 | 536 | 536 | 7.86 | 822 [ 9.53 | 9.76 | 10.36 [ 10.48
[15.0.17.5) 1 | 300 | 533 | 533 | 533 | 6.33 33 ] 650 | 650 | 6.50 | 7.80 | 7.80 | 7.80
2|1 533|533 ]633 | 633 ] 650|650 ]1017]10.33(10.33]10.50]10.67 1240
[17.5.20.0) 1 | 350 | 633 | 633 | 633 | 650 | 6.50 | 7.17 | 7.17 | 10.67 | 12.80 | 12.80 | 12.80
[20.0.25.0) 1| 521 | 521 | 542 ] 7.08 | 7.50 | 7.50 | 13.54 | 13.54[13.96| 14.17| 1438 | 14.38
[25.0.30.0) 1] 625 ] 646 | 646 | 10.21 [ 10.21 ] 10.21 | 10.63 | 10.63 | 12.75 | 12.75 | 12.75 | 12.75
30.0.40.0) 1 10.56 | 18.33 [ 18.33 | 18.61 | 18.61 [ 18.89 ] 19.17]19.17 [ 19.17
=>40.0. 1 14.73 [ 15.00 | 15.56 [ 15.56 | 15.83 | 18.33 | 18.33 | 18.33 | 18.33
*Lelabmeansa<L<b
NOTE 1 Table F.1 includes a safety factor of 1.2 on (v/ig)y,, for acceleration, deflection and strength criteria and
a safety factor of 1,0 on the (v/ng)yy, for fatigue.
NOTE 2 Table F.1 includes an allowance of (1+¢"/2) for track irregularities.
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Table F.2 - Maximum value of (V/7g)yn, for a simply supported beam or slab and a
maximum permitted acceleration of @,,,,< 5.0 m/s’

Mass m 250 [27.0 |29.0 |=210.0 [=13.0 [215.0 [=218.0 |=20.0 |=25.0 [=30.0 [240.0 | 250.0
10° kg/m <7.0 [<9.0 |<10.0]<13.0 [<15.0 [<18.0 [<20.0 |<25.0 | <30.0 [<40.0 [<50.0 | -
Span Le ¢ v | vng | ving | vmg | vimo | vne | vng | vime | ving | vine | ving | ving

m? % m m m m m m m m m m m m

[5.00,750) | 2 [1.78 |1.88 |193 |193 [213 3 |3.08 [3.08 [344 [3.54 |359 |4.13

4 [1.88 [193 [2.13 |2.13 |3.08 [3.13 [344 |3.54 |359 |431 [431 [431

[7.50.10.0) | 2 [2.08 |2.64 |2.78 |2.78 [3.06 |5.07 |5.21 |5.21 [5.28 [5.35 |6.33 |6.33

4 [2.64 [298 [486 |493 |[514 [521 (535 |542 |632 [646 [6.67 |6.67

[10.0.12.5) | 1 [2.50 |2.50 |2.71 |6.15 [6.25 |6.36 |6.36 |6.46 [646 [646 [7.19 |7.19

2 [271 |583 [6.15 |6.15 |6.36 |646 |646 |[646 |7.19 |7.19 |7.75 |7.75

[12.5.15.0) | 1 [2.50 |3.58 |524 |524 [536 [5.36 |7.86 |833 |9.14 [9.14 [9.14 |9.14
2 1512 |524 |536 [536 |7.86 [|822 953 [9.64 |10.36]10.36 |10.48 [10.48

[15.0.17.5) | 1 [533 |533 |633 |633 [6.50 [6.50 [650 |7.80 |7.80 [7.80 [7.80 |7.80
2 1533 |633 650 [6.50 |10.33 1033|1050 [10.50 [10.67 |10.67 | 12.40 |12.40
[17.5.20.0) | 1 [6.33 633 |650 |6.50 [7.17 |10.67 |10.67 |12.80 [12.80 [12.80 [12.80 | 12.80
[20.025.0) | 1 [521 |7.08 |7.50 |7.50 [13.54 |13.75|13.96 |14.17 [14.38 | 14.38 | 14.38 | 14.38
[25.0.30.0) | 1 [6.46 |10.20 |10.42 |10.42 [10.63 |10.63 |12.75 |12.75 [12.75 |12.75 | 12.75 | 12.75
[30.0.40.0) 1 18.33 [18.61 |18.89 [18.89 |19.17 |19.17 |19.17 |19.17 [19.17
=40.0. 1 15.00 | 15.56 | 15.83 [18.33 | 18.33 [18.33 | 18.33 | 18.33 [ 18.33

*Lefabymeansa<L<b

NOTE | Table F.2 includes a safety factor of 1.2 on (v/rp)uy for acceleration, deflection and strength criteria and
a safety factor of 1.0 on the (v/ng)gy for fatigue.

NOTE 2 Table F.2 include an allowance of (1+¢"/2) for track irregularities.

where:

L is the span length of bridge [m],

m is the mass of bridge [10° kg/m],

¢ is the percentage of critical damping in [%],

v 1s the Maximum Nominal Speed and is generally the Maximum Line Speed at

the site. A reduced speed may be used for checking individual Real Trains for
their associated Maximum Permitted Vehicle Speed [mv/s],

1y is the first natural frequency of the span [Hz].

@, and ¢ are defined in 6.4.5.2 and annex C.

(2) Tables F.1 and F.2 are valid for:

— simply supported bridges with insignificant skew effects that may be modelled as a
line beam or slab on rigid supports. Tables F.1 and F.2 are not applicable to half
through and truss bridges with shallow floors or other complex structures that may
not be adequately represented by a line beam or slab,

— bridges where the track and depth of the structure to the neutral axis from the top of
the deck is sufficient to distribute point axle loads over a distance of at least 2,50 m,

— the Train Types listed in F(4),

— structures designed for characteristic values of vertical loads or classified vertical
loads with ez>1 1n accordance with 6.3.2,

— carefully maintained track,

— spans with a natural frequency g less than the upper limit in Figure 6.10,

— structures with torsional frequencies »t satistying: nt> 1.2 x ng

(3) Where the above criteria are not satisfied a dynamic analysis should be carried out in
accordance with 6.4.6.

(4) The following Real Trains were used in the development of the criteria in 6.4 and
annex F (except Load Model HSLM which 1s based upon the train types permitted by
the relevant interoperability criteria).
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Anexo 2: Especificagbes da AASHTO quanto a sec¢ao transversal

2.5.2.6.3—O0Optional Criteria for Span-to-Depth
Ratios

Unless otherwise specified herein, if an Owner chooses
to invoke controls on span-to-depth ratios, the limits in
Table 2.5.2.6.3-1. in which S is the slab span length and L
is the span length, both in ft., may be considered in the
absence of other criteria. Where used, the limits in Table
2.5.2.6.3-1 shall be taken to apply to overall depth unless
noted.

Table 2.5.2.6.3-1—TIraditional Minimum Depths for Constant Depth Superstructures

Minimum Depth (Including Deck)
When variable depth members are used, values may be
adjusted to account for changes in relative stiffness of
Superstructure positive and negative moment sections
Material Tvpe Simple Spans Contimuous Spans
Slabs with main reinforcement 12 §+10 S+10
) parallel to traffic T =0.54£.
Remnforced
Concrete T-Beams 0.070L 0.065L
Box Beams 0.060L 0.055L
Pedestrian Structure 0.035L 0.033L
Beams
Slabs 0030L=651n 0.027L =65
. CIP Box Beams 0.045L 0.040L
gf;;‘?t:ed Precast [ Beams 0.045L 0.040L
Pedestnian Structure Beams 0.033L 0.030L
Adjacent Box Beams 0.030L 0.025L
Overall Depth of Composite [-Beam 0.040L 0.032L
i Depth of [-Beam Portion of 0.033L 0.027L
Steel Composite I-Beam
Trusses 0.100L 0.100L
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Anexo 3: Especificacbes da Caltrans quanto a se¢do transversal

8.10 COMPRESSION FLANGE WIDTH
8.10.1 T-Girder

8.10.1.1 Thetotal widthofslabeffectiveasa T-girder
flange shall not exceed one-fourth of the span length of the
girder. The effective flange width overhanging on each
side of the web shall not exceed six times the thickness of
the slab or one-half the clear distance to the next weh.

8.10.1.2 Forgirdershavingaslabonone side only,
the effective overhanging flange width shall notexceed 1/
12 of the span length of the girder, six times the thickness
of the slab, or one-half the clear distance to the next weh.

8.10.1.3 Isolated T-girders in which the T-shape is
used to provide a flange for additional compression area
shall have a flange thickness not less than one-half the
width of the girder web and an effective flange width not
more than four times the width of the girder web.

8.10.1.4 Forintegral bent caps, the effective flange
widthoverhanging each side ofthe bent cap web shall not
exceed six times the least slab thickness, or 1/10 the span
length of the bent cap. For cantilevered bent caps, the
span length shall be taken as two times the length of the
cantilever span.

8.11 SLABS AND WEB THICKNESS

8.11.1 Thethicknessof deck slabs shall be designed in
accordance with Article 3.24.3 but shall not be less than
that specified in Article 8.9.

8.11.2 The thickness of the bottom slab of a box girder
shall be not less than 1/16 of the clear span between girder
webs or 51/; inches, except that the thickness need not be
greater than the top slab unless required by design.

8.11.3 Whenrequired by design, changes in girder web

thickness shall be tapered for a minimum distance of 12
times the difference in web thickness.
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Anexo 4: Especificacbes do Leonhardt quanto a secdo transversal

8. Escolha da Secdo Transversal das Pontes

Jr 21,60

-r

Yy 2reseieessore, z,r//ﬁ#ﬂylllg/ﬁzyl)yﬁvﬂﬂlﬂﬂ'/nﬂk}/yﬂﬂ/y//&?ﬂyll’W GO At azcioccroe

Esbeltez 18 / '
Z | Chapas transversaisa 0,4 e 2 0,6 2
| 24] :
—+— 11,10 *
Figura 8.14
+ 30,00 ¥

Sem transversinas

= 16,25
Figura 8.15

717 —

0,20  Laje protendida longitudinalmente
2z A 77
|

T .
Transversinas a cada 2 ou 3m P No apoio
ou laje nervurada

Figura 8.16

No vio —

A alma lisa, sem abas, é certamente a preferivel para concreto moldado in situ, por causa das formas e

da armadura que s8o mais simples. Em geral, as abas ou mesas valem a pena somente a partir de alturas
Je viga maiores que 2m.

As almas individuais podem também se transformar em se¢Bes em caixdo estreitas, que
nelhor se adaptam para momentos negativos (fig. 8.16).

Para rodovias, freqiientemente adotam-se duas pontes, colocadas uma junto a outra e sepa-
‘adas por uma junta no canteiro central.

Para os valores das esbeltezas (£; : h) recomendam-se os seguintes valores:

Concreto armado Concreto protendido
Almas sem abas 8 a 12 10 a 18
Alma com abas ou 3
alma engrossada 10 a 14 12 a 24
Os véos atingem de ~ 16m a ~ 70m (viaduto de acesso & Ponte Emmerich sobre o Reno,
ig. 8.14).
Transversinas

No caso de 3 ou mais almas, devem ser dispostas transversinas para a distribuicdo da carga —
» melhor é uma viga no meio do v&0; no caso de almas delgadas, duas vigasa £/3. No caso de apenas

59
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8. Escolha da Segdo Transversal das Pontes

No caso de pontes urbanas com trénsito de pedestres, os passeios sdo dispostos, hoje em dia, de prefe-
€ncia longe do trafego barulhento e malcheiroso, sob a laje em balan¢o do tabuleiro (como, por exem-
blo, a Ponte Stephan em Bremen). Af os passeios podem ser detalhados de maneira mais atrativa e até
nesmo “‘decorados”. Uma condigdo prévia é, obviamente, que a se¢do em caixdo da ponte tenha no
ninimo 3m de altura (fig. 8.38).

k

-‘lL 25,50 T
VS RAVARRVRRAY \"—_-4?3:&\:_\‘\ ANV =:\M
et = N N
oo SRR
v ‘Tif STE] iE ;ﬂ
-2 - J N e
X No N m<H |
i
|
N o o [ION alteha
i R \*w“éi—‘-;“axﬂ

Figura 8.38 Segdo transversal da nova Ponte do Império em Viena, de acordo com o edital de concorréncia de 1977.
Vias expressas nas se¢Ges em caixdo, tubulagGes em canal aberto (devido ao gés). Passeios protegidos sob
o tabuleiro em balango

Valores-Limite para as Dimensées de Vigas em Caixao para Pontes
Esbeltezas de 30 a 40, dependendo da relagdo entre carga mével e peso proprio.
Espessura das paredes da alma (sem cabos de protensdo) : 250mm ou d/15.
Espessura das paredes da alma com os cabos principais de protensdo: 200mm + Z bainhas (mm)

A espessura da laje inferior do caixdo, sem misulas, deve ser no minimo 120mm; melhor
3inda 150mm ou £/30; existindo misulas, valem os mesmos valores para o trecho da laje entre as misu-
as caso estas tenham as dimensdes indicadas a seguir:

laje
L
S TE T s G E TSI EH

‘ " hiaje

<0,2¢

/
/
7/
7
// 1> 2hjge

2ara 2/h > 30 mas < 40, a laje inferior na regido comprimida deve ser enrijecida com nervuras
transversais pré-moldadas, espagadas de a = Qlaje-

Nervura transversal
_~Laje de fundo

NN NN SN
NN 2 RTINS
< < ol oo o

Vigas transversais, porticos transversais ou diafragmas transversais em vigas com se¢d0 em caixdo, sdo
dispostas geralmente apenas nos apoios. Estes elementos estruturais podem também ndo existir, desde
3ue, para 0s momentos negativos, a laje de fundo engrossada juntamente com as paredes da alma, local-
mente engrossadas, ou, além disso, almas suficientemente espessas produzam uma rigidez de pértico da
#cdo transversal (secdo transversal como portico fechado) tal que a distorgdo da se¢do permaneca
pequena e que 0s momentos de tor¢cdo possam ser transmitidos aos apoios pelo efeito de pértico. Este
tipo de solucdo é necessério quando a viga em caixdo servir de estrutura para metrds (como a Ponte
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Anexo 5: Especificagdes do Pfeil quanto a se¢do transversal

c) SECAO TRANSVERSAL
__No VAo _ _NO APOIO
R 1300 —
?40 610 | 610 {
330 : 350 1 .

250 250

VAR.

120
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—
>
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—
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©
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/ /I // \ \ E
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Fig. 4.1.11 Exemplo de ponte rodoviaria moderna:
¢) segles transversais, no meio do vdo e no apoio.
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Anexo 6: Script traduzido do Matlab para carga movel sobre viga
biapoiada elaborado por (HUGUL, 2005)

20metros_com_amortecimento.m

clc;clear
tic;
%Qualquer comentario aqui feito mencionando paginas ou
%formulas refere-se ao trabalho do autor deste codigo Hugul (2005)
lenL=20; %input('Insira 0 comprimento da viga=");
%b=0.01; %input('Insira a largura da secao transversal=");
%h=0.01; %input('Insira a altura da se¢éo transversal=";
n=50; %input('Insira 0 numero de elementos a ser considerado na viga=");
%Ro=input('Insira a densidade=");
%E=input('Insira 0 Modulu de Elasticidade=";
ksi1=0.05;%Taxa de amortecimento da primeira frequencia natural
ksi2=0.05;%Taxa de amortecimento da segunda frequencia natural
R0=2500;%kg/m3
E=2.940e10;%N/m2
A=4.41;%m2
1=0.698;%m4
L=lenL/n;
%CALCULA-SE AS MATRIZES DE MASSA E RIGIDEZ DO SISTEMA
mcof=(Ro*A*L)/420; %Constante para multiplicar a matriz de massa
kcof=(E*I)/L"3; %Constante para multiplicar a matriz de rigidez
alfa=0.2592;%input('Insira o valor de alfa=";
M=zeros(2*(n+1));
K=zeros(2*(n+1));
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kil=[12 6*L -12 6*L;

6*L 4*L"2 -6*L 2*L"2,

-12 -6*L 12 -6*L;

6L 2*L 2 -6*L 4*L"2];
k1=ki1(1:2,1:2);

k2=ki1(1:2,3:4);

k3=Kki1(3:4,1:2);

k4=kil(3:4,3:4);

K(1:2,1:2)=k1,;

K(1:2,3:4)=k2;

for i=1:n
K(2*i+1:2*1+2,2*1-1:2*1)=k3;
end

fori=1:n-1
K(2%i+1:2%+2,2%i+3:2*i+4)=k2;
K(2*i+1:2*1+2,2*i+1:2*i+2)=k1+k4;
end
K(2*n+1:2*n+2,2*n+1:2*n+2)=Kk4,
K;

mil=[156 22*L 54 -13*L;

22%L 4*L"2 13*L -3*L"2;

54 13*L 156 -22*L;

-13%L -3*LA2 -22%L 4*LA2);
m1=mil(1:2,1:2);
m2=mil(1:2,3:4);
m3=mil(3:4,1:2);

m4=mil(3:4,3:4);



M(1:2,1:2)=m1,

M(1:2,3:4)=m2;

for i=1:n
M(2*i+1:2*1+2,2*i-1:2*i)=m3;

end

fori=1:n-1
M(2*i+1:2%i+2,2*i+3:2*i+4)=m2;
M(2*i+1:2%i+2,2*i+1:2*i+2)=m1+m4;
end
M(2*n+1:2*n+2,2*n+1:2*n+2)=m4;
M;

K=K*kcof;

M=M*mcof;

KK=K([2:2*n 2*n+2],[2:2*n 2*n+2]);
MM=M([2:2*n 2*n+2],[2:2*n 2*n+2]);
%CALCULA-SE AS FREQUENCIAS NATURAIS DA ESTRUTURA
fr=sgrt(eig(KK,MM));

%CALCULA-SE OS COEFICIENTES DE PROPORCIONALIDADE DAS
MATRIZES DE MASSA E DE

%RIGIDEZ (Eq. 3.24)

r=(2*fr(1)*fr(2)/(fr(1)"2-fr(2)"2))*[fr(1) -fr(2);-1/fr(1) 1/fr(2)]*[ksil;ksi2];
CC=r(1))*MM+r(2)*KK; %Matriz de amortecimento de Rayleigh (Eqg. 3.23)
for i=1:2*n

ksi(i)=r(1)/(2*fr(i))+r(2)*fr(i)/2;

end

disp('Taxa de amortecimento de cada modo')

ksi'
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fr=sort(sqrt(eig(KK,MM)))/(2*pi);
disp(‘Frequéncias naturais em Hertz')

vpa(fr,5)

% Metodo de Integracao direta de Newmark
beta=1/4; gama=0.5;

T1=1/fr(1);

dt=1/(fr(20)*20); %Define-se o passo dt = T20/ 20
tson=T1/alfa; %Define-se o valor de tal: Tempo para a carga cruzar a ponte
dof=2*n;

adimsay=tson/dt+1;

adimsay=int32(adimsay);
adimsay=double(adimsay);
dep=zeros(adimsay,dof);%Deslocamento
hiz=zeros(adimsay,dof);%Velocidade
ivm=zeros(adimsay,dof);%Aceleracdo
zaman=zeros(adimsay,dof);%Tempo
uO=zeros(dof,1);

ud0=zeros(dof,1);

FO=zeros(dof,adimsay);

FG=-450000;%N %DEFINE-SE A FORCA ATUANTE NA PONTE
dtnod=tson/n;

adimsayl=dtnod/dt;

adimsayl=int32(adimsayl);
adimsayl=double(adimsayl);

%Define-se a carga em movimento

zz=1,

for i=2:2:dof-2;
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k=1,

for stp=(zz*adimsayl-adimsayl)+1:zz*adimsayl+1,;
FO(i,stp)=FG*(adimsayl-(adimsayl-(k-1)))/adimsayl;
k=k+1;

end

k=1;

for stp=zz*adimsayl+1:zz*adimsayl+adimsayl+1;
FO(i,stp)=FG*(adimsay1-(k-1))/adimsay1,;

k=k+1;

end

77=77+1,

end

udd0=MM\(FO(:,1)-CC*ud0-KK*u0); %Ver pagina 17
dep(1,1:dof)=u0";%Deslocamento
hiz(1,1:dof)=ud0";%Velocidade
ivm(1,1:dof)=udd0';%Aceleracao
zaman(1,1:dof)=0;%Tempo

sayac=2;%Contador

t=dt;

a0=1/(beta*dt"2); al=gama/(beta*dt); a2=1/(beta*dt); a3=1/(2*beta)-1;
ad=gama/beta-1;

a5=(dt/2)*(gama/beta-2); a6=dt*(1-gama); a7=gama*dt;
KK=KK+a0*MM+al*CC;%Calculo da matriz de rigidez efetiva (Pag. 17)
[L,U]=Iu(KK);

$S=2;

while t<=tson;

%Carga efetiva no instante t+dt

89



F=FO0(:,ss)+*MM*(a0*u0+a2*ud0+a3*udd0)+CC*(al*u0+ad*ud0+a5*udd0);
z=inv(L)*F;

ul=inv(U)*z,

udd1=a0*(ul-u0)-a2*ud0-a3*uddo;

udl=ud0+a6*udd0+a7*uddi;

for i=1:dof

dep(sayac,i)=ul(i);%Deslocamento

hiz(sayac,i)=ud1(i);%Velocidade

ivm(sayac,i)=udd1(i);%Aceleracdo

end

zaman(sayac,1)=t;%Tempo

sayac=sayac+1;%Atualiza-se o contador

t=t+dt;%Atualiza-se os valores de partida para se continuar os calculos
u0=ui,

udO=ud1;

uddO=udd1;

ss=ss+1;

end

minx=min(dep(:,n))*1000;

maxx=max(dep(:,n))*1000;

plot(zaman(:,1),dep(:,n),'red")

xlabel(‘Tempo (s)")

ylabel('Deslocamento (m)")

minx

bu=1000*(FG*lenL"3)/(48*E*I);%Deslocamento do caso estatico, calculado por fora
minx/bu %Fator de Amplificacdo dinamica

toc
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6. Apéndice A: Cronograma de Atividades

Tempo para Percentual total do

Periodo elaboragao estimado Item Progresso | trabalho (acumulado) Detalhes/Observagbes
Elementos pré-textuais 100% Etapa inicial, os elementos pré-textuais dev

2 . a . 9 f Acni ABNT.
até 15/02/2015 40 dias et ez, 1) 100 10% __conforme normas tecnicas da (
bibliograficos necessarios para a fundamer
Revisdo da Literatura (cap 2) 50-80% tema serdo reunidos desta etz
Sera apresentada uma visao geral sobre ¢
dinamica das estruturas que é o ponto chav
Aspectos teoricos da dinamica das desse modo, se dissertara basicamente a c
15/02/2015 até 07/03/2015 20 dias 0% 30% envolvido na disciplina eletiva de Dindmica

estruturas (cap 2) , ~ .

Esse capitulo ndo pode ser escrito antes do
letivo visto que o autor ainda estd pagand
dinamica, a qual é necessaria para a elabor:
Aqui sera analisado os aspectos normativ

. . Prescrigoes Normativas e veiculos s i
07/03/2015 até 21/03/2015 14 dias s 0% 45% NBR 7187) e suas precomendagbes e defir
de carga (cap 2) serd visto o que a norma fala sobre veicul

adota-los no calculo.

: . Modelagem numérica dos efeitos A partir desta etapa deve ser necessério m
21/03/2015 ate 10/04/2015 20 dias dinamicos em pontes (Cap 3) 0% 60% desenvolvimento .do traba|hol onde a pa
concentrada maior parte dos esforcos.
selecionados devem ser abrangidos com 1
10/04/2015 até 30/05/2015 50 dias Estudos de caso (cap 4) 0% 85% maiores detalhes. Sera necessario maior
material tedrico e maior contribuigdo do at
conceitual do assunto a ser abordado. Ness.
30/05/2015 até 24/06/2015 25 dias 0% 99% que varias duvidas surjam. A parte do dese
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Resultados e Conclusdes (caps 5 e
6)

estudos de caso provavelmente serd a que
tempo.

‘24/06/2015 até 12/07/2015

18 dias

Ajustes finais

0%

100%
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Apéndice B: Formulacéo analitica para carga movel apresentada no
MathCAD
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Estudo do Coeficiente de Amplificacdo Dindmica para uma ponte de vdo L com um veiculo tipo
(TB-450) passando a uma velocidade de 100km/h.

CASO 1: Caso nao-amortecido

4 2
P .= 450kN I := 0.698n E .= 2940(MPa L= 20r A =4.4Im
km kg 4 32
V= 1OOW M = A~[2500—3j M =1.103x 10 —2-N E.l = 2.052x 107 m2-k|\
m
2 2 E-l
NN = 1( op(n) =n"m 4
M-L

Aplica-se aqui a formulagdo apresentada por Humar (2002) pagina 887.
Ui(xt,P) = |u « 0

for n € 1..NN
2 2| El
op < non —4
M-L
. n-v-m
if oy #

nm-v . . (nm-v-t
a <« ~3|n(wn-t) —sin
JOM L

1 . [ n-w-X
U« Uu+——-(a)-sin
2 L

Uu<u-+

~(sin(mn-t) - wn-t-cos((on-t)) otherwise

2

Z-wn
2-P-u
U<« ——
M-L

return u
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Deformada no meio do vao

Deslocamento (mm)
|
C
(=
VR
N
N
.

t

Tempo (s)

Deflexdo maxima causada pelo carregamento sobre a ponte:

L L
tref = o k('[ref) = Ul(E ’tref’Pj

tmax = Maximizgk, tyf) = 0.332

DEFLECTION AT ANY SECTION IN TERMS OF x

Analise do caso estatico:

p Pbx ;, 2 s
"—G&ﬂ—'**—“f—ﬂ* X '}sz(! -x -E:)ﬁ}r D<x<a
= 3, Pb 1 ;
1_1" i |_‘f '}’:E[E[I-ﬂ) +(12—bz]x—13] for a<x<l
Uestético(P’a’X) =|b<«L-a
return — XL-(L2 —x2 - bz) if 0<x<a
otherwise
return Pb -[E-(x— a)3 + (L2 - b2)~x— xﬂ if a<x<L
6-E-1lL| b
return 0 otherwise
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Umax

wo [pLL
estatico ’2’2

O valor esperado de acordo com as normas NBR-7187:2003 e NBR-7188:2013.
FAD,04 L) = ma{lA - o.oo7£,1j
m

FAD]_ =

2
Cl\pg14L) =1+ 1.06 0
— +50
m
CASO 2: Caso amortecido
= 0.0¢ op = &-on(1) ® —1683} r'—l—_—0725
E; — - Us b = n b . s : v .
) T
Ty = 22~ 018665002 of = — =0.13 ©=n—
on(1) 21 L
3) NN .
2.P-L (jmex 1 . % -—ogt .
Us(X,t,P) = | —— |- sin . -1 sin(j-o-t) — —-e -sinfo -t
PRRH L e [ I )
n -E-l ji=1 ) \) - Of
Deformada no meio do vao
o=
\ /
" r
Y £
b ¢
1! &
"l, /..f
5 -1 | 7
£ 1’% f’f
(@] ) i
= L ' !
S _Uu, =,t,pP ' /
g 2(2 j_ 2 I\"l _,.'(
© i ¥
o mm A £
= J— , J
F R /
A \\~ jr
_ 3 .L\ --‘/,,
\‘k .z-"'_'___F
\'n. .r"
M, e
s y,
\'-. ..r'/
—4 —
0 0.2 0.4 0.6
t
Tempo (s)
L .
k(tref) = UZ(E’tref’P) tmax = MaX|m|ze(k,tref) =0.333%
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Umax

L L

FAD, =
u fan P’_’_
estathO( 2’92

Lembrando:
2D =L
[0 =5

Entrada de dados do MATLAB:

L = 20m | = 0.698m"
2 4 52
A = 4.41m M = 1108« 10' N
m
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E = 2.94x 100.p¢
P—45x 10°N

T
alfa = — =0.2592

T



