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RESUMO

O presente trabalho trata da obtencao e comparacao dos esforgos internos em uma
longarina de uma ponte rodoviaria em concreto armado levado em considerac&o ou
ndo a interagdo solo-estrutura. A comparagdo abrange o método manual
convencional apresentado por Spernau ([19--]) e da modelagem da estrutura em um
software de analise estrutural baseado no método dos elementos finitos (SA2000
V12). E realizada uma revisao bibliografica sobre os trabalhos desenvolvidos na area
de interacao solo-estrutura e sobre os métodos para a obtencdo de parametros de
caracterizagao do solo para estes modelos. Por se tratar de uma simulacéo, os
parametros do solo adotados foram os da cidade de Alegrete-RS. Neste caso a
ponte estaria assentada sobre fundacdes superficiais do tipo sapata isolada. Os
valores numéricos obtidos tiveram o intuito de identificar as alteracées de esforcos
ao se considerar a deformabilidade do solo. Os resultados obtidos neste trabalho
nao mostraram a influéncia da consideracdo da interacdo solo-estrutura sobre os
esforgos interno das longarinas, uma vez que ao comparar os resultados dos
esforgcos obtidos com e sem a interagdo solo-estrutura ndo tiveram significativas
mudangas, provavelmente em fungao do isolamento provocado pelos aparelhos de

apoio presentes no topo dos pilares da ponte.

Palavras-Chave: ponte em concreto armado, interagdo solo-estrutura, método dos

elementos finitos.



ABSTRACT

The present work deals with the collection and comparison of internal efforts in a
stringer of a road bridge in reinforced concrete considered whether or not the soil-
structure interaction. The comparison covers the conventional manual method
presented by Spernau ([19--]) and structure modeling in a software structural analysis
based on the finite element method (SA2000 V12). A literature review was made on
the work undertaken in the area of soil-structure interaction and on the methods of
obtaining soil characterization parameters for these models. As a simulation, the soil
parameters adopted were those of the city of Alegrete-RS. In this case the bridge
would be placed on surface of the shoe type isolated foundations. The numerical
values obtained had the purpose of identifying changes in efforts to consider the soil
deformability. The results obtained in this work showed the influence of soil-structure
interaction consideration about internal efforts of the stringers, once to compare the
results obtained with and without efforts to soil-structure interaction did not have
significant changes, probably as a result of the isolation caused by the support

devices present on top of the column of the bridge.

Keywords: bridge in reinforced concrete, soil-structure interaction, finite element

method.
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1 INTRODUCAO
1.1 Contextualizagao da pesquisa

A necessidade da aceleragao ao desenvolvimento de um pais ou mesmo de
uma regido, deve-se essencialmente a grande expansao do livre comércio, assim
como aos diversos programas politicos de globalizagdo. Os incentivos para propiciar
este crescimento, geralmente, sdo proporcionados por recursos governamentais,
que deveriam ser aplicados de forma eficaz, de maneira a priorizar os elementos de
integracdo (GUTIERREZ-KLINSKY, 1999).

Um eficiente sistema de transporte deve ser cogitado como um dos elementos
de precedéncia, devido a, por exemplo, necessidade do trafego de pessoas,
produtos e mercadorias. Uma eficiente relagdo comercial entre as cidades, ou
mesmo entre paises, pode ser estabelecida com o estimulo a construcdes de obras
de infraestruturas (GUTIERREZ-KLINSKY, 1999).

As pontes e os viadutos (obras de infraestruturas) merecem destaque por
serem responsaveis em dar continuidade a uma via, quando esta sofre alguma
interrupcédo por obstaculos naturais ou artificiais. Na engenharia de estruturas, as
pontes sdo consideradas obras excepcionais, tratadas como obras de arte (PFEIL,
1983). Segundo Cunha (2011), na década de setenta, estas estruturas ganharam
destaque, em que o Brasil vivenciou um forte crescimento, incentivado por
investimentos externos. O chamado Milagre Econdmico fez com que iniciassem
diversas obras publicas, principalmente na construgcdo e ampliacdo de rodovias,
resultando na execugado concomitante de pontes e viadutos.

Atualmente houve incentivos como o Programa de Aceleragdao do
Crescimento (PAC) que, mais uma vez, tratou as obras de infraestrutura viaria como
elemento importante do desenvolvimento nacional. Em 2012, por exemplo, a Triunfo-
Concepa (Concessionaria da Rodovia Osoério - Porto Alegre), iniciou a ampliagdo de
dez pontes e quatro viadutos na rodovia com um custo estimado em R$ 22,2
milhdes. Tais investimentos faziam parte do Plano de Exploragdo da Rodovia,
assegurado pelo governo federal.

No entanto, para que estas construgdes (pontes e viadutos) possam alcangar

sua vida util de projeto, precisa-se, do ponto mais realista possivel, avaliar os
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diversos fatores, tais como: carregamentos, intempéries, degradagao; que possam
atuar sobre as mesmas (GUTIERREZ-KLINSKY, 1999).

Os mais diversos recursos tecnoldgicos, como por exemplo, métodos
computacionais de analise estrutural, vém sendo desenvolvidos com o passar dos
anos, permitindo que as estruturas sejam submetidas as mais diversas analises
estruturais, na busca ndo s6 da seguranga, mas também da economia.

A concepcgado de pontes, normalmente, se da de forma segmentada. O
tabuleiro e as vigas séo tratados como superestrutura, os aparelhos de apoio e os
pilares definidos como a mesoestrutura, e as fundagdes como a infraestrutura
(PFEIL, 1983). Esta divisao teve origem devido as limitagées impostas pelo calculo
manual para obtencdo dos esforgcos internos destas estruturas. As ferramentas de
céalculo, atualmente disponiveis, permitem de maneira pratica, que o projeto
contemple a analise de maneira unica, englobando as mais diversas hipéteses.

Um dos grandes desafios na engenharia estrutural, na atualidade, é a
consideragao da influéncia mutua entre o maci¢go do solo e a estrutura, chamada
interacdo solo-estrutura. E intuitivo considerar que as caracteristicas do solo que
suporta uma estrutura sejam relevantes no desempenho de suas fundagodes e,
sendo assim, que esta influencie no desenvolvimento dos esforgcos internos da
estrutura.

A bibliografia cita a importancia da consideragcdo desta interagdo, pois no
calculo tradicional, considerando as fundagdes perfeitamente rotuladas ou
engastadas, ha pouca exatiddo (REIS, 2001). Geralmente, as estruturas séao
dimensionadas admitindo-se apoios indeslocaveis, ou seja, calculadas de forma
hiperestatica. As solicitagbes geradas a partir desta hipdtese irdo ser utilizadas para
o dimensionamento das fundacbes. Entretanto, um novo mapa de esforgos
solicitantes criar-se-a apds o funcionamento da obra, pelo fato de que o macico de
solo, por sua heterogeneidade, ndo se comportar como fora predito.
Consequentemente havera uma mudanca nas solicitagdes, inclusive nas reacgdes de
apoio (CRESPO, 2004).

Entre as formas de se abordar a interacdo solo-estrutura (ISE), a mais
simples € o modelo de Winkler, em que o solo € compreendido como uma mola, de
constante elastica "k". Apesar de sua simplicidade, o modelo de Winkler € o mais
utilizado pela facil analogia entre a proporcao tensao/deformacéo e a rigidez do solo.
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E evidente que a transformacdo de todas as possiveis caracteristicas e
heterogeneidades do solo em um unico parametro como a constante de mola nao
seja uma tarefa simples. Sédo varios os trabalhos que buscam fornecer elementos
para a obtengcdo da constante elastica k para o solo. Seja por meio de tabelas,
usando meétodos semi-empiricos baseados no CBR1, na curva tensdo versus
deformacao fornecida pelo ensaio de placa, entre outros.

Por outro lado, o avango no uso de métodos computacionais de analise
estrutural permitiu a consideracao da interacéo solo-estrutura mesmo para estruturas
complexas, com carregamentos moveis como € o0 caso das pontes e viadutos.

Dessa forma, este trabalho usara um programa de simulagdo computacional
por meio de analises numeéricas, baseado no método dos elementos finitos (MEF),
com a finalidade de estudar os efeitos da interagao solo-estrutura sobre os esforcos

internos em um elemento estrutural de uma ponte rodoviaria em concreto armado.
1.2 Contextualizacao do problema da pesquisa

A seguranga em estruturas, traduzida na obtencdo de esforgos solicitantes
confiaveis, levando em consideracdo a interacdo entre o solo e a estrutura, é
considerada pelas referéncias um assunto de intensa complexidade. Segundo
Crespo (2004):

E pratica comum realizar o dimensionamento de uma estrutura
considerando apenas o mapa de cargas da estrutura e a tensdo média do
terreno. Tal procedimento procura uma distribuicdo que estabeleca um
equilibrio entre as cargas aplicadas e as tensdes do terreno. Infelizmente,
na grande maioria dos casos isso nao acontece e terminam aparecendo
recalques (...) diferenciais, que podem ter varias manifestacdes patologicas
dependentes de fatores como tipo de terreno, modelo estrutural adotado,
etc. (...) Estes problemas estruturais sdo, em geral, considerados como
falha de projeto ou avaliagdo equivocada da capacidade portante do
terreno. Porém, nao é forgcosamente esta, a origem dos problemas. (...) O
grande problema pode estar na interagéo solo-estrutura (CRESPO, 2004, p.
22).

s

Levando-se em consideracdo esses aspectos, ¢é questionavel,
independentemente do projeto estrutural, uma metodologia que admite o conjunto
infraestrutura e o solo de fundacao isolado da superestrutura, desprezando os

efeitos oriundos da deformacéao do solo.

' CBR ¢ o indice de resisténcia e deformabilidade do solo, obtido por meio de um ensaio empirico
(NBR 9895, 1987).
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1.3 Objetivos
1.3.1 Objetivo geral

Avaliar a influéncia da interagao solo-estrutura sobre os esforgos internos de
uma longarina em um modelo de ponte rodoviaria em concreto armado estruturado

por duas vigas isostaticas.

1.3.2 Objetivos especificos

a) Modelar e analisar a ponte em concreto armado usando um software
comercial, baseado no método dos elementos finitos;

b) Comparar os esfor¢cos obtidos nas longarinas, através do calculo manual
realizado com auxilio das Tabelas de Rusch e demais simplificagbes, com os
do item “a”;

¢) Introduzir a interagao solo-estrutura no modelo do item “a” usando o método
de Winkler;

d) Comparar os esforgos internos das longarinas obtidos dos itens “a” e “c”.
1.4 Justificativa

A analise de uma ponte ou viaduto é extremamente complexa, pois envolvem
carregamentos e efeitos dindmicos, andlise de fadiga dos materiais, superacao de
obstaculos e/ou grandes vaos, entre outras peculiaridades.

Ainda, atualmente, é justificada a analise da estrutura com a consideragao
dos efeitos da interacdo solo-estrutura, pois as ferramentas de calculo
computacional tornaram esta consideracéo acessivel desde que haja uma correta
definigdo do comportamento do solo. No entanto, o grau de influéncia da interagcao
solo estrutura é mais retratado na bibliografia para edificagbes, e n&o para obras de
arte.

Dessa forma, este trabalho é justificado pela possibilidade de sugerir
modificagdes nos parametros usados no dimensionamento de uma ponte rodoviaria
em concreto armado, em especifico sobre uma longarina, respondendo a seguinte
questdo: A adocao da interacdo solo-estrutura altera os esforgos internos neste

elemento?
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1.5 Estrutura do trabalho

No capitulo 1, é apresentada a contextualizagdo, problema, objetivos, e a
justificativa que motivaram a pesquisa, além da organizacao do trabalho.

No capitulo 2, é apresentada a revisdo bibliografica, em que sao abordados
conceitos relacionados a obras de artes especiais, dos elementos estruturais que
compde uma ponte em vigas e das agdes que atuam sobre esta estrutura. Além
disso, sao tratados conceitos relacionados a interacdo solo-estrutura, da
representacido do solo por meio de modelos discretos, sendo este necessario para a
abordagem da determinacao de coeficientes de reacgdo para a elaboragédo da analise
pelo método dos elementos finitos.

O capitulo trés descreve os parametros utilizados no modelo a ser calculado,
como o0s geotécnicos, fundacdo empregada, além do calculo do coeficiente de
reacao vertical. O capitulo ainda descreve os métodos e procedimentos para a
obtencdo dos esforgos internos com e sem a interagdo solo-estrutura junto ao
programa computacional.

No capitulo quatro sao apresentados os esforcos obtidos e comparados
através de quadros, os valores obtidos do calculo manual convencional com os
obtidos do software considerando apoios rigidos, seguido pela comparagcédo entre
valores obtidos do programa computacional com e sem a interag&o solo-estrutura.

Finalmente, no quinto capitulo sdo apresentadas as consideragbes finais e

sugestdes para trabalhos futuros.
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2 CONCEITOS GERAIS E REVISAO DE LITERATURA

Neste capitulo serdo abordados conceitos relacionados a obras de artes
especiais, dos elementos estruturais que compde uma ponte em vigas, e das agoes
que atuam sobre a ponte. Além disso, serdo tratados os conceitos relacionados a
interacado solo-estrutura, da representacéo do solo por meio de modelos discretos.
Isto se torna necessario para quando na abordagem da determinacdo de
coeficientes de reacgao, imprescindiveis na elaboracao da analise pelo método dos

elementos finitos.

2.1 Obras de artes especiais
Elementos constituintes das pontes

Operacionalmente, as pontes podem ser segmentadas em superestrutura,
mesoestrutura e infraestrutura (Figura 1). A superestrutura € composta por lajes e
vigas, além de ser destinada a superar os obstaculos previstos da obra. A
mesoestrutura € constituida pelos pilares, elementos que recebem o carregamento
oriundo da superestrutura e que os transmite a infraestrutura. Esta ultima, conduz
por meio dos elementos de fundagdes (sapatas, estacas, tubuldes, etc.), associados
aos blocos de ligagdes, a transmissdo dos esforgos ao solo de fundacéao (PFEIL,
1983).

Figura 1 — llustragdo dos elementos constituintes das pontes
Acessos

/— Superestrutura

Mesoestrutura

Infraestrutura

e 777 24574 |
VA /////// ///////

550507557 577550/57

Z: 4/ /{/ . //74{//,4{/4//

Fundagdes

.

Fonte: Mason (1977, p. 1)
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2.2 Pontes em viga

Sao estruturas que possuem como elemento principal as vigas de eixo reto,
exemplificado conforme a Figura 2. Subdividem-se em pontes com vigas isostaticas
(vigas sobre dois apoios com ou sem balangos, vigas Gerber, etc.) ou continuas
(vigas sobre trés ou mais apoios) (SPERNAU, [19--]).

Figura 2 — llustracdo de ponte em viga
(1 1 1 11 1 837 ¢ ¢ 3§ %8 931§ ¢ ¢ %8 ¢ %% ¢ % ¢ 8 ¢ %8 1 %8 8§ ¢ 8§ %8 % % ¢ & &% 3§}

\\ /
w
Fonte: Felippe Filho (2008, p. 4)

2.2.1 Elementos estruturais da superestrutura
Guarda-corpos

Aparelhos destinados para a protecédo dos pedestres, ilustrado conforme a
Figura 3 (DNER, 1996).

Figura 3 — Guarda-copos metalico
PA

=
—

AL

A

VISTAA-A
hA

Fonte: DNER (1996, p. 47)

Passeios

Possui por finalidade a circulagéo de pedestres (Figura 4). O passeio pode ser

construido ao mesmo nivel da pista, protegido com barreiras (SPERNAU, [19--]).



24

Figura 4 — llustragao dos tipos de passeio segundo o nivel da pista

Fonte: Spernau ([19--], p. 4)
Barreiras e defensas

Possuem como principal fungdo a contencdo dos veiculos, para que estes
permanecam junto a pista. Quando formadas por elementos rigidos, tal como o
concreto armado (Figura 5), possui por denominagéo barreiras. Ja as defensas, séo

formadas por laminas de a¢o que se deformam ao choque (DNER, 1996).

Figura 5 — Barreira pré-moldada

Fonte: DNER (1996, p. 43)
Lajes

Sao os elementos de suporte do tabuleiro da ponte. As lajes centrais sao
aquelas que se apoiam em vigas. Ja, as lajes em balan¢o, quando um dos seus

bordos esta engastado, e o outro esta livre. No geral sdo usados misulas junto aos
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apoios, pois nessas regidoes que ocorrem 0s maiores momentos fletores e esforgos
cortantes (SPERNAU, [19--]).

Transversinas

As transversinas de pontes com duas longarinas, por exemplo, servem de
apoio para a laje do tabuleiro, quando séo ligadas a ela, e contribuem para a rigidez
dos vigamentos sujeitos a cargas excéntricas. As transversinas sobre os apoios tém
a funcdo de impedir o tombamento lateral das vigas principais e absorver

excentricidades dos apoios em relagao aos eixos das vigas (DNER, 1996).

Longarinas

Sao vigas responsaveis por receber os carregamentos do tabuleiro e demais
elementos da superestrutura, transmitindo-os a mesoestrutura. Podem assumir
diversas formas de acordo com as caracteristicas da ponte. Estaticamente, podem
se apresentar como vigas isostaticas (com ou sem balangos) ou continuas, em

secao aberta ou fechada (secao celular ou caixao) (SPERNAU, [19--]).

Alas

As alas sao estruturas localizadas nas extremidades da ponte com a fungao
de conter o aterro de acesso. Elas sao ligadas de forma rigida a viga de fechamento
e estao sujeitas, principalmente, ao carregamento proveniente do aterro. O elemento
¢ ilustrado conforme a Figura 6 (SPERNAU, [19--]).

Cortinas

As cortinas (também conhecidas como vigas de fechamento) sdo estruturas
localizadas nas extremidades da ponte com duas fungdes: contribuir no aumento da
rigidez a torgdo do tabuleiro e conter o aterro de acesso a ponte. Elas sao ligadas de
forma rigida a superestrutura e, por isso, também estdo sujeitas a acao do
carregamento movel sobre a ponte. O elemento € ilustrado conforme a Figura 6
(SPERNAU, [19-]).
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Figura 6 — llustracdo do elemento estrutural ala e cortina

Fonte: Milani (2014, ndo paginado)

2.2.2 Elementos estruturais da mesoestrutura
Aparelhos de apoio

Sao aparelhos que transmitem os esforgcos oriundos da superestrutura para a
mesoestrutura. Os elementos mais comuns sdo as articulagbes de concreto
(Freyssinet) e placas de borracha fretada (neoprene), ambas comuns para estruturas
em concreto armado e protendido (SPERNAU, [19--]).

Pérticos ou pilares

Sao formados pela conjuncdo de elementos verticais (pilares) e horizontais
(vigas), que enrijecem a mesoestrutura transversalmente, reduzindo sua
deformacéo. Geralmente sdo compostos por se¢ao cheia circular ou cheia de se¢ao
retangular, dentre outras (SPERNAU, [19--]).

Encontros

Sao elementos destinados a receber o empuxo do aterro de acesso a ponte e
evitar sua transmissdo aos demais elementos da mesma. Além disso, é responsavel

pela condugao dos esforgos da superestrutura para a infraestrutura (SPERNAU, [19-

-]
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2.2.3 Elementos estruturais da infraestrutura

Fundacgoes superficiais

Segundo a NBR 6122 (ABNT, 2010), este elemento possui por finalidade a
transmissao da solicitacdo ao terreno por meio da area da base. Este tipo de
fundacdo possui profundidade, em relagdo ao solo de assentamento junto a

fundacao, ndo maior que duas vezes a menor dimensao da fundagdo em planta.
e Blocos

Sao elementos de fundagao superficial, executados em concreto simples ou
ciclopico, dimensionados de forma que as tensdes de tracao neles produzidas sejam
absorvidas pelo proprio concreto (ABNT NBR 6122:2010).

Os blocos (Figura 7) s&o geralmente empregados em pequenas
profundidades, variando de 2,5 a 3,5 m, devido a dificuldade de escavagdo manual.
Consequentemente, nao devem ser construidos em locais sujeitos a erosao e em
encostas ingremes (ASHCAR, 1999).

Figura 7 — Fundacdes superficiais - blocos
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Fonte: Milani (2012, p. 23)
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e Sapatas

As sapatas (Figura 8) sao fundacbes rasas, aplicadas a pequenas
profundidades, variando de 2,0 a 3,0 m, devido a dificuldade de escavagado mais
profunda (presenga de agua e desbarrancamento). Em solos sujeitos a erosao,
portanto, ndo é recomendada a sua utilizagdo. S&o fundagbes em forma de
piramide, com base geralmente quadrada ou retangular, executadas em concreto
armado. Neste tipo de fundacdo os esforcos verticais sdo absorvidos por
compressao da base (ASHCAR, 1999).

Figura 8 — Fundacdes superficiais — sapatas
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Fonte: Milani (2012, p. 26)

Tubuloes

Os tubuldes (Figura 9) sao executados com a concretagem de um pogo
aberto, normalmente utilizando uma base alargada, acima do nivel de agua natural
ou, no caso de terrenos saturados, € utilizado o rebaixamento do nivel d’agua, de
modo a eliminar o risco de desmoronamentos (ALONSO, 2001).

Nos tubuldes, os esforgos verticais sdo absorvidos por compressao da base e
por atrito lateral. O alargamento da base contribui com a capacidade de carga do
tubuldo frente a qualquer esforgo vertical (LABEGALINI et al., 2005). Sua

profundidade depende do tipo de solo e dos esforcos na fundagao, podendo variar
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de 3,0 a 10,0 m. Os tubulées podem ser executados manualmente (fuste de 70 cm,

no minimo) ou mecanicamente (ASHCAR, 1999).

Figura 9 — Fundacao tipo tubulao

N.T. (Nivel do terreno)

Ny s
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Fonte: Milani (2012, p. 25)

2.3 Agoes em pontes e viadutos

As acbes e as combinagbes de carregamento usadas na concepgao de
projetos de pontes rodoviarias devem seguir as disposi¢cdes presentes nas normas
da Associacéo Brasileira de Normas Técnicas — ABNT, principalmente as NBR 8681
(ABNT, 2003) - Acao e segurancga nas estruturas, NBR 6120 (ABNT, 1980) - Cargas
para o Calculo de Estruturas e Edificacdes, NBR 7188 (ABNT, 2013) - Carga movel
rodoviaria e de pedestres em pontes, viadutos, passarelas e outras estruturas e NBR
6118 (ABNT, 2014) - Projeto de Estruturas de Concreto - Procedimento.

Outras normas podem ser necessarias a depender de suas especificidades.

Acgoes permanentes

Em estruturas de obras de arte especiais, segundo a NBR 8681 (ABNT,
2003), as solicitagdes devido as agdes permanentes sao aquelas provocadas pelo
peso proprio da estrutura, peso devido a pavimentagdo, empuxo de terra, empuxo
de agua, entre outros.

Em pontes de concreto armado, € imprescindivel pré-determinar
geometricamente as segbes, a fim de inclui-las no pré-dimensionamento (PFEIL,
1983).
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O empuxo de terra é calculado de acordo com os principios da Mecanica dos
Solos, que inclui a natureza (ativo, passivo ou de repouso), das caracteristicas do
terreno, além das inclinagcdes dos taludes (PFEIL, 1983).

O empuxo de agua e a sub-pressao, devem ser computados quando em
situagdes mais desfavoraveis. Em especial, deve-se ter uma atengao ao estudo dos

niveis maximo e minimo dos cursos d'agua e do lencol freatico (PFEIL, 1983).

Acoes variaveis

a) Cargas moveis

As cargas moéveis a serem consideradas no projeto das pontes e viadutos séo
definidas pela NBR 7188 (ABNT, 2013). Nesta, € descrita a consideracéo da carga P
(KN), da qual corresponde a uma carga estatica de uma roda, concentrada, aplicada
no pavimento considerado, sem majoracdo. Ja a carga p (KN/m?), é um valor
estatico da carga movel uniformemente distribuido, aplicado ao nivel do pavimento
sem majoragao.

A carga Q (KN) e g (KN/m?) sdo esfor¢cdes de cargas moveis aplicadas ao
nivel do pavimento, e que sdo ponderadas pelos coeficientes de impacto vertical
(ClV), do numero de faixas (CNF) e do impacto adicional (CIA). As cargas finais sao

obtidas conforme a Equacgao 1 e 2.

Q = P.CIV.CNF.CIA (1)

q = p.CIV.CNF.CIA (2)

A carga movel rodoviaria padrao TB-450, é definida como um veiculo de 450
KN, com seis rodas, P = 75 KN, em que os eixos estdo afastados entre si por 1,5m
na dire¢ao longitudinal e 2,0m na diregao transversal, com uma area de ocupagao
de 18,0m?, circundada por uma carga uniformemente distribuida de p = 5 KN/m?,

conforme a Figura 10.



31

Figura 10 — Disposicao das cargas estaticas (TB-450)

777777

75 kN
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Fonte: ABNT NBR 7188 (2013, p. 4)

A carga pode assumir qualquer posigao, desde que esta esteja na posigcéo
mais desfavoravel, inclusive uma distribuicdo espacial na estrutura com uma
superficie de contato com angulo igual a 45°.

b) Carga nos passeios

Deve-se adotar carga igual a 3 KN/m? na posigdo mais desfavoravel. O

elemento estrutural do passeio deve ser dimensionado com 5 KN/m?2.
Coeficientes de ponderagao das cargas verticais
o Coeficiente de impacto vertical
O coeficiente de impacto vertical representa a amplificagdo da agao da carga
estatica, simulando o efeito dindmico do esforco em movimento e a suspengao dos

veiculos. Sdo determinados segundo as particularidades dos vaos, sendo:

CIV = 1,35, para vaos menores que 10m;

CIV=1+1 ,06*( ) , para vao entre 10 e 200m,; ..(3)

Liv+50
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Em que:
Liv é o vao para o calculo do CIV, segundo o tipo da estrutura.
Sendo:
Liv usado para vao isostatico. Liv: média aritmética nos casos de vaos
continuos;
Liv &€ o comprimento do balango para estruturas que o possuirem;

L € o vao expresso em metro.

Para estruturas acima de 200 metros, deve realizar estudo especial para este

coeficiente.
e Coeficiente de numero de faixas
O coeficiente de numero de faixas trata da probabilidade da carga mével atuar
em decorréncia do numero de faixas presentes na pista. Tal, é obtido pela
Expressao 4.
CNF=1-0,05*(n-2)>0,9 ..(4)
Em que:
n é o numero inteiro de faixas a serem carregados na rodovia. Este
coeficiente ndo se aplica ao dimensionamento de elementos transversais ao
sentido do trafego (lajes, transversinas, etc.).
o Coeficiente de impacto adicional
Este coeficiente € usado na ponderagédo da carga movel caracteristica devido

a imperfei¢gdes e/ou descontinuidade da pista, para casos de juntas estruturais e

extremidades das obras.
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CIA = 1,25, para estruturas em concreto armado;

CIA = 1,15, para estruturas em aco;

Forgas horizontais

e Frenagem e aceleragao

As forgcas horizontais devido a frenagem e/ou aceleragao aplicadas no nivel

do pavimento sdo um percentual da carga caracteristica dos veiculos aplicados ao

nivel do tabuleiro em posi¢cao mais desfavoravel, obtida conforme a Equacéo 5.

Hf = 0,25*B*L*CNF ...(5)
Em que:
Hf = 135 KN;

B é a largura efetiva, expressa em metros (m), da carga distribuida de 5
KN/m?;

L é o comprimento concomitante, expresso em metros (m), da carga
distribuida;

Outros tipos de solicitagdes podem ser consultados na norma.
2.4 A interagao solo-estrutura

De maneira convencional um projeto estrutural € concebido admitindo-se
apoios indeslocaveis, supondo que o solo de implantagao tenha uma rigidez infinita.
O projeto de fundagbes sera concebido apenas com a consideragao dos esforgos
obtidos do projeto estrutural convencional e as propriedades do terreno de fundacao,
desconsiderando os efeitos da rigidez da estrutura. A interacdo solo-estrutura (ISE),

quando considerada, influenciara diretamente no comportamento destas estruturas,
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resultando em uma nova redistribuicdo de esforcos quando comparada com a
situagéo anterior (VELLOSO; LOPES, 2011; CRESPO, 2004; PORTO, 2010).
Meyerhof (1953) apresentou um dos primeiros trabalhos a considerar a
influéncia da ISE, discutindo a capacidade de carga de fundagdes superficiais e
profundas. O autor, através do estudo de recalques, retratou o problema com a
inclusdo de uma nova previsao, desta vez, considerando as caracteristicas do solo,

da fundacgao e da rigidez da estrutura.

2.4.1 Modelos discretos para representag¢ao do solo

Um corpo quando submetido a solicitacdes, sofre deformagdes que véao
depender da natureza em que o material é constituido, assim como o da magnitude
destas solicitagdes. Estabelecer uma relagao tensao-deformacgéao, na grande maioria
dos casos, é tarefa complexa, pois envolve a incorporacdo de especificidades
provocadas pelo comportamento do material. Existem diferentes métodos de
representacdo que variam em funcao de sua complexidade e acuracia (CRESPO,
2004, REIS, 2000; PORTO, 2010).

Dentre os possiveis métodos de modelagem do macigco de solo e da
estrutura, os métodos discretos sdo os de utilizagdo mais simples, inclusive na
modelagem computacional. Estes representam os elementos ndo como um solido
continuo, mas como um conjunto de elementos isolados. Pode-se citar, por exemplo,
o Método dos Elementos Finitos, em que ha a representagao do elemento estrutural
e do solo como um conjunto de elementos ligados. O MEF consiste em utilizar
funcbes aproximadas para representar o campo de deslocamentos em cada
elemento. Neste método, a continuidade do meio é garantida aplicando-se
condigdes de compatibilidade de deslocamentos e rotagbes nos nés dos elementos
adjacentes (PORTO, 2010; CRESPO, 2004, DORIA, 2007).

A Figura 11 ilustra o sistema geotécnico incorporado ao método dos
elementos finitos que, (a) apresenta um elemento sobre apoios elasticos que
representam a rigidez do solo (com resposta linear ou nao), e, (b) representa o
macigo de solo como um meio continuo sélido (elastico linear ou nao) (DORIA,
2007).
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Figura 11 - Modelos para representacado do sistema geotécnico

(a) Elementos de placa sobre apoio elastico (b) Elementos de placa sobre elementos solidos

Fonte: Doria (2007, p. 38)

2.4.2 Coeficiente de reacao vertical para sapatas e tubuldes

Ao considerar a influéncia do solo junto a estrutura de fundagéo, segundo
Crespo (2004), Reis (2000), Porto (2010) e Déria (2007), a hipétese de Winkler
apresenta um modelo considerado relativamente simples. De acordo com essa
idealizacdo, pode-se estabelecer que as pressdes aplicadas sdo proporcionais ao
recalque, conforme a Equacgado 6. Assim, define-se um valor de Kv (coeficiente de
reacao vertical) que representa um valor escalar que o solo possui para resistir ao
deslocamento mobilizado, provocado por uma pressado, conforme ilustrado pela

Figura 12.

q(x,y) = Kv. w(x,y) ...(6)

Em que:

q(x,y) é a tenséo de contato média na base da fundacgao;
Kv é o coeficiente de reacgéo vertical,

w(x,y) € o deslocamento vertical (recalque).
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Figura 12 — Coeficiente de reagao vertical determinado pela razao entre pressao e
deslocamento através do modelo de Winkler

Fonte: CAD/TQS (2006, p. 24)

A constante Kv é comumente chamada de coeficiente de reacao vertical, mas
também recebe denominacdes de coeficiente de recalque, modulo de reagdo ou
coeficiente de mola (VELLOSO; LOPES, 2011). O modelo possui uma dificuldade
quando na determinacéo da rigidez das molas elasticas, usadas para representar o
comportamento do solo abaixo da fundacéo. Isso por que o valor do médulo de
reacao vertical nao depende apenas da natureza do solo, mas também das
dimensbes da area carregada e da profundidade de assentamento do elemento de
fundacao. Deve-se ter, portanto, muita atengcdo ao determina-lo numericamente para
uso em problemas praticos (PORTO, 2010).

Uma lacuna no modelo esta também em nao levar em consideracdo a
dispersdo da carga sobre uma area de influéncia gradualmente crescente com o
aumento da profundidade (PORTO, 2010).

A obtencéo do coeficiente de reacdo pode ser realizada por métodos tedricos,
métodos baseados em correlagbes com resultados de ensaios de campo e pela

obtencéao direta via ensaio de placa.

Métodos tedricos

Terzaghi (1955) prop6s coeficientes de reagao vertical, obtidos de acordo com
a rigidez e do tipo solo. Estes valores sao descritos pela Tabela 1. Os coeficientes

s30 denominados de k' (kgf/cm?), de uma placa quadrada de um pé (30,5cm).
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Tabela 1 - Valores tipicos do coeficiente de recalque vertical Ks' em kgf/cm?
(TERZAGHI, 1955)

Argilas Rija Muito Rija Dura
qu? (kgf/cm?) 1-2 2-4 > 4

faixa de valores 1,6-3,2 3,2-64 >6,4
valor proposto 2,4 4.8 9,6

Areias Fofa Med. Compacta Compacta
faixa de valores 0,6-19 1,9-9,6 9,6 -32
areia acima N.A 1,3 4,2 16
areia submersa 0,8 2,6 9,6

Fonte: Terzaghi (1955, p. 297-326)

Outro autor que propds valores tabelados foi Moraes (1976). Na falta de
ensaios apropriados, ele recomenda utilizar os valores da Tabela 2 para a adogéo

dos valores do modulo de reagao vertical.

Tabela 2 — Valores de Ks (MORAES, 1976)

Tipo de Solo Ks (KN/m?3)
Turfa leve — solo pantanoso 5.000 a 10.000

Turfa pesada — solo pantanoso 10.000 a 15.0000

Areia fina de praia 10.000 a 15.000

Aterro de silte, de areia e cascalho 10.000 a 20.000

Argila molhada 20.000 a 30.000

Argila umida 40.000 a 50.000

Argila seca 60.000 a 80.000

Argila seca endurecida 100.000

Silte compactado com areia e pedra 80.000 a 100.000
Silte compactado com areia e muita pedra 100.000 a 120.000
Cascalho miudo com areia fina 80.000 a 120.000
Cascalho médio com areia fina 100.000 a 120.000
Cascalho grosso com areia grossa 120.000 a 150.000
Cascalho grosso com pouca areia 150.000 a 200.000
Cascalho grosso com pouca areia compactada 200.000 a 250.000

Fonte: Moraes (1976, p. 110)

O American Concrete Institute (1988) propode intervalos de modulo de reagéo
vertical em funcdo dos limites de variacdo do CBR para cada tipo de solo

classificado, conforme a Tabela 3.

2 qu é a resisténcia a compresséo nao drenada.
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Tabela 3 — Valores de K (ACI, 1988)

CBR Ks (kgf/cm?)

SOLO Min. Max. Min. Max.

OH 2,0 5,0 0,77 3,32

CH 2,0 5,0 0,77 3,32

MH 2,5 8,0 1,36 4,82

FINO OL 2,0 8,0 0,77 4,82

ML 3,0 15,0 1,85 7,13

CL 3,0 15,0 1,85 7,13

SC 10,0 20,0 5,59 8,33

SU 10,0 20,0 5,59 8,33

SP 15,0 25,0 7,13 9,33

SM 20,0 40,0 8,33 11,66

SW 20,0 40,0 8,33 11,66

GROSSO GC 20,0 40,0 8,33 11,66

GU 25,00 50,0 9,33 12,89

GP 35,0 60,0 10,97 13,94

GM 40,0 80,0 11,66 15,73

GW 60,0 80,0 13,94 15,73

LEGENDA
G - pedregulho; S — areia; M — sedimento; C — argila; W — bem graduado; P —
pobremente graduado; U - uniformemente graduado; L — baixa a média
compressibilidade; H — alta compressibilidade e O — orgénico.

Fonte: ANCI (1988, p. 12)

Bowles (1988) sugere calcular (Equagao 7) o modulo de reacao vertical a
partir da disposi¢do da tensao admissivel do solo (0agm). Neste procedimento ha o

emprego um fator de seguranga, FS = 3, para um recalque maximo de w = 2,54 cm.

Kv = 120. Oadm (7)

Em que:

Kv é o coeficiente de reacao vertical (KN/m?);
Oadm € a tensdo admissivel do solo (kPa).

Perloff (1975) propde outra maneira de se obter o coeficiente de reagao
vertical, correlacionando de forma direta as propriedades elasticas do maci¢o do solo
que considera fatores como a forma, com as dimensodes e rigidez do elemento de

fundacao.
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Es 1 1
- _ 2 (8
B ®)

Em que:

B € a menor dimensé&o da base da sapata;
v é o coeficiente de Poisson, obtido conforme a Tabela 5;

lw € o fator de influéncia, que depende da forma e da rigidez da sapata, obtido
da Tabela 6;

Es é o mddulo de Elasticidade do solo.

Tabela 4 - Fator de Influéncia |, para sapatas rigidas e flexiveis

Fundagio Flexdvel .
i Centro Vértice Valor Médio Rigida
Circular 1.00 0,64 0.85 0.88
Quadrada 1,12 0.56 0.95 0.82
Retangular Valores de I
L/B=15 1.36 0.68 1,15 1,06
I/B=2 1,53 0.77 1.30 1,20
IL/B=5 2,10 1,05 1,83 1,70
L/B =10 2.54 1,27 2,25 2,10
L/B = 100 4,01 2,00 3.69 3.40
—
,\},
1 ( h 2 —— — Sapata Rigida
\ \| h< . — Sapata Flexivel
8

Fonte: Souza e Reis (2008, p. 4)
Modelo de Pais e Kausel
A rigidez do conjunto solo-fundagéo, quando submetido a compressao, pode

ser estimada através dos coeficientes de rigidez estaticos propostos por Pais e

Kausel (1988), citados por Wolf (1994). Estes coeficientes sao determinados
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considerando uma fundacao rigida, apoiada sobre uma superficie de um semi-
espaco elastico, homogéneo e isotropico (solo). Para o caso de uma fundagao do
tipo sapata, com base retangular, com largura “2 b” (na diregdo do eixo “Z’) e
comprimento “2 a” (na diregdo do eixo “X”), sendo 2 b < 2 a, os coeficientes de

rigidez a translacao nas direcdes vertical (Ky) e horizontais (Kx e Kz) sdo dados por:

G.b

Ky = a___\_/[3,1(a/b)°'75+1,6] ..(9)
Gbr 0,65

kx=—6:8(2/y) +2,4] ..(10)
Gb |

Kz = >—[6:8(3/,)"" +0.8(3/, )*1.6] (1)

No caso de uma sapata quadrada, tem-se:

4,7.G.b
Ky = 1-v

9,2.G.b
Kx =Kz =
2-Vv

Em que:

v é o coeficiente de Poisson do solo;

G é o mddulo de elasticidade transversal do solo, que pode ser obtido por:

E

C=30+v)

.(14)

Em que:

E € o moédulo de elasticidade longitudinal,
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O moddulo de elasticidade e o coeficiente de Poisson podem ser obtidos a partir das

Tabelas 5 e 6, respectivamente, conforme Teixeira e Godoy (1996).

Tabela 5 - Valores tipicos para o modulo de elasticidade do solo

Descricao do tipo de solo

E (kgf/cm?)

Areia normal adensada

E =5 (SPT+5)

Areia sobreadensada

E = 180+(7,5.SPT)

Argila terciaria de SP

E = 55,4+(25,9.SPT)

Areia fofa (SPT <= 4) 50

Areia pouco compacta (SPT 5a 8) 200
Areia medianamente compacta (SPT 9 a 18) 500
Areia compacta (SPT 19 a 40) 700

Areia muito compacta (SPT > 40) 900
Argila muito mole (SPT <= 2) 10

Argila mole (SPT 2a5) 20

Argila média (SPT 6 a 10) 50

Argila rija (SPT 11 a 19) 80

Argila dura (SPT > 19) 150

Fonte: Teixeira e Godoy (1996, p. 245)

Tabela 6 — Valores sugeridos para o coeficiente de Poisson do solo

Descricao do tipo de solo v
Areia fofa (SP_T <=4) 0,3
Areia pouco compacta (SPT 5 a 8) 0,29
Areia medianamente compacta (SPT 9 a 18) 0,28
Areia compacta (SPT 19 a 40) 0,27
Areia muito compacta (SPT > 40) 0,26
Argila muito mole (SPT <= 2) 0,24
Argila mole (SPT 2 a 5) 0,23
Argila média (SPT 6 a 10) 0,22
Argila rija (SPT 11 a 19) 0,21
Argila dura (SPT > 19) 0,21

Fonte: Teixeira e Godoy (1996, p. 245)
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Métodos baseados em correlagdoes com resultados de ensaios de campo

Morrison (1993) propde um método que se baseia em tensbées admissiveis
estimadas do solo, conforme a Equacgao 15. A tenséo é calculada a partir da média
dos valores do SPT compreendidos dentro do bulbo de pressées3, ilustrado pela
Figura 13. Apds a estimativa da tens&o admissivel, retira-se da Tabela 7 de Morrison
(1993) o valor de K, em kgf/cm?.

O solo = O,ZO.SPTMEDIO (15)

Figura 13 - Valor médio do SPT dentro do bulbo de pressbées

v

SPT -(SPT,-SPI.-SPTMO SPT ) /4

meédio

spT, L

Fonte: Morrison (1993 apud CAD/TQS, 2006, p. 27)

O escalar “cte” (ilustrado na Figura 13) € a profundidade para a determinagdo do

bulbo de pressao, podendo variar de 1 a 3.

® Bulbo de pressoes sao superficies unindo pontos de mesmo acréscimo de tensdes.
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Tabela 7 - Valores de Kv (MORRISON, 1993)

Tensao Admissivel Kv Tensao Admissivel Kv
(kgf/cm?) (kgf/cm®) (kgf/cm?) (kgf/cm®)
0,25 0,65 2,15 43
0,30 0,78 2,20 44
0.35 091 2.25 45
0,40 1,04 2.30 4.6
0,45 1,17 235 4.7
0.50 1,30 2.40 438
0,55 1,39 2.45 4.9
0.60 1.48 2,50 5.0
0,65 1,57 2.55 5,1
0,70 1,66 2.60 5,2
0,75 1,75 2,65 5.3
0,80 1,84 2,70 54
0,85 1,93 2,75 5.5
0,90 2,02 2.80 5.6
0,95 2,11 2.85 5.7
1,00 2,2 2.90 5.8
1,05 2,29 2.95 5.9
1,10 2,38 3,00 6.0
1,15 2,47 3,05 6.1
1,20 2,56 3,10 6.2
1,25 2,65 3,15 6.3
1.30 2.74 3.20 6.4
1,35 2,83 3,25 6.5
1,40 2,92 3.30 6.6
1.45 3,01 3.35 6,7
1,50 3,10 3,40 6.8
1,55 3,19 3.45 6.9
1,60 3,28 3,50 7.0
1.65 3.37 3.55 7.1
1,70 3.46 3.60 7.2
1,75 3,55 3,65 7.3
1,80 3,64 3,70 7.4
1,85 3,73 3,75 7,5
1,90 3,82 3,80 7.6
1,95 391 3.85 7.7
2,00 4,0 3,90 7.8
2.05 4.1 3,95 7.9
2.10 4.2 4.0 8.0

Fonte: Morrison (1993 apud CAD/TQS, 2006, p. 33)

Chaves (2004) propde a obtengéo, conforme a Expressao 16 (argilas e solos
argilosos) e a Equagao 17 (para areias e solos arenosos), na determinagdo do

modulo de reagao vertical Kv. A unidade obtida com essas expressdes € N/cm?.
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Kv = 3.NSPT ..(16)

Kv = 5.NSPT .(17)

Velloso e Lopes (2011) introduz uma correlagao entre o coeficiente de reagao
vertical e ensaios no campo, conforme a Figura 14. Esta foi elaborada por de Mello
(1971), e indica uma faixa onde se situam os valores encontrados na literatura.
Entretanto, os préprios autores concluem que pela amplitude da faixa, a correlagao é

fraca.

Figura 14 - Correlagdes entre kv e resultados do SPT
300
200

100 A

50

30 1
20

kg1 X 1000 (KN/m°)

10

1 T 1 1 I

0 10 20 30 40 50 60
N

Fonte: Velloso e Lopes (2011, p.128)

Obtencao direta via ensaio de placa

Os ensaios de placa sao realizados diretamente sobre o solo de fundacgao.
Sua obtencao é mediante ciclos de carga e descarga e pode ser definido conforme a
Equacéo 18 (SOUZA; REIS, 2008).

o0 = Kv.w ...(18)

Em que:

O € a tensao de contato média na base da fundacao;
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w € o deslocamento vertical (recalque);

Kv é o coeficiente de reagao vertical.

No Brasil, a NBR 6489 (ABNT, 1984) padroniza o ensaio de placa, por meio
da obtencdo de parametros de deformacdo e de resisténcia que promovem a
prevencao do recalque de uma fundacgao por extrapolacéao direta.

E primordial, segundo Velloso e Lopes (2011), que os coeficientes Ks' sofram
corregdes a fim de se considerar o efeito de dimensdo e forma da fundagéo real.

Assim, tem-se a Expressao 19 (para argilas) e a Expressao 20 (para areias).

kv= (39/g) K, (19)
Kv ('3”30/28)2 K ...(20)
Em que:

B € a menor lado da sapata (em centimetros).

O American Concrete Institute (1988), usa a seguinte correlacdo de K' para o
Kv:

n
Ky = (b/B) K’ .(21)
Em que:

n varia entre 0,5 e 0,7. Se a espessura da camada compressivel abaixo da
fundacéo for menor que 4B, deve-se adotar o menor valor de n. No caso do
radier, o valor de B é muito grande, e por isso obtém-se um Kv muito
pequeno. Caso a espessura da camada compressivel sob a fundacao for <
4B, adota-se n=0,5.
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2.4.3 Coeficiente de reagao horizontal para sapatas e tubulées
Sapatas

O coeficiente de reagao horizontal, KX e KZ, podem ser tomados como uma
parcela de 10% de KY, conforme os trabalhos de Schmidt (1997).

Tubuloes

Para o caso de fundagdes profunda, o CRH, Coeficiente de Reagao
Horizontal, € relativo ao quociente entre as pressdes horizontais (Ph) e o seu

recalque (hd), sendo expresso conforme a equagéo 22 (CAD/TQS, 2006).

Kn = Ph/hd ..(22)

A partir desta simplificacao, dois métodos para os elementos de fundacao do

tipo tubuldo foram elaborados. Sao eles:

1) CRH - Tipo de solo;
2) CRH - Conforme SPT/m;

CRH - Tipo de Solo

Segundo o manual CAD/TQS (2006), para as areias puras ou argilas moles, a
rigidez aumenta com a profundidade em fun¢do da maior pressédo geostatica. Dessa
forma, o coeficiente do Mdodulo de Reacdo Horizontal (K) pode ser obtido pela

seguinte expresséo:

(K) = (nh . 2)i ...(23)

Em que:

nh é uma constante tabelada e depende do tipo do solo;

z é a profundidade de calculo do CRH;
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Os valores de nh foram propostos por Terzaghi (1955) e sado indicados na Tabela 8.

Tabela 8 - Valores da constante do coeficiente de reagao horizontal - nh (kgf/cm?)

para areia ou argila normalmente adensada

Descric¢ao do tipo de solo N SeCo 1, saturado
Areia fofa 0,26 0,15
Areia med. compacta 0,80 0,50
Areia compacta 2,00 1,25
Argila muito mole 0.06 0.06
Argila mole 0,08 0,08
Silte muito mole fofo 0,055 0,055

Fonte: Terzaghi (1955, p. 298)

A constante de mola do modelo de Winkler é obtida multiplicando-se o Médulo

de Reacgao Horizontal (K) pelo quinhdo do comprimento do tubuldao (CAD/TQS,

2006).

Kh = (K).Al

Em que:

..(24)

Al é o comprimento de influéncia da fundagao, no presente caso, computa-se

a influéncia de cota do SPT, assim Al =1 m.

CRH - Conforme SPT/m

Este método € apresentado por Tietz ([19--]), em que se utiliza um coeficiente

de proporcionalidade (m) com a variagdo do coeficiente horizontal em relagéo ao tipo

do solo.

(Kh) = (m.z.D.Al)i

Em que:

..(25)

m €& o coeficiente de proporcionalidade retirado da Tabela 9 ou 10 conforme o

solo, z € o comprimento do quinhdo do tubuldo, Al é a profundidade da
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camada e D é o diametro do fuste, de forma a se escrever para uma camada

genérica i.
Tabela 9 — Valores de m (tf/m?) para argila
SOLO ARGILOSO CONSISTENCIA SPT m (tf/m*)
Turfa Meio liquido 0 25
Argila Muito mole | 75
Argila Mole 3 150
Argila Média 6 300
Argila Rija 12 500
Argila Muito rija 22 700
Argila Dura 30 900

Fonte: Tietz ([19--] apud CAD/TQS, 20086, p. 53)

Tabela 10 — Valores de m (tf/m*) para areia

SOLO ARENOSO COMPACIDADE SPT m (tf/m*)
Areia Fofa 1 150
Silte Pouco compacta 7 300
Silte Medianamente c. 20 500
Areia Compacta 40 800
Argila Muito compacta 50 1500

Fonte: TIETZ ([19--] apud CAD/TQS, 2006, p. 53)

2.5 O Método dos elementos finitos

O desfio de projetar equipamentos e estruturas complexas, em que métodos
analiticos e aproximagdes nao sao capazes de fornecer solugbes que satisfagcam os
requisitos de desempenho e de otimizacdo dos materiais empregados, tem
demandado um uso crescente de método dos elementos finitos pelos engenheiros
de diversas areas. Problemas que no passado s6 podiam ser resolvidos com o
emprego de modelos em escala reduzida ou experimentagdes onerosas, passaram a
ter de ser resolvidos, quase que totalmente, em ambiente computacional, seja pela
limitacdo de recursos fisicos, ou na busca de solu¢gdes que nao implicasse na total
reestruturacao de projetos. Essas implicagdes sdo ainda mais criticas quando varias
areas de engenharia estdo envolvidas na modelagem do problema, como acontece,
por exemplo, nas analises de estruturas em que envolve a interacao solo-estrutura
(CASTRO SOBRINHO, 2006).
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O método dos elementos finitos se traduz em uma ferramenta numérica, que
surgiu como uma nova possibilidade para a resolugdo de problemas da teoria da
elasticidade. Além disso, o método prevé a divisdo do dominio de integracao,
continuo, em um numero finito de pequenas regides denominadas elementos finitos,
tornando o meio continuo em discreto. A essa divisdo do dominio, da-se o nome de
rede de elementos fintos. A malha desse reticulado pode ser aumentada ou
diminuida variando o tamanho dos elementos finitos. Os pontos das linhas dessa
rede sao chamados de nds. Ao invés de buscar uma fungao admissivel que satisfaga
as condi¢des de contorno para todo o dominio, no método dos elementos finitos as
funcdes admissiveis sdo definidas no dominio de cada elemento finito (ASSAN,
2003).

Em funcdo da complexidade que um modelo estrutural pode assumir no MEF,
€ comum usar elementos simples, como por exemplo, grelhas de barras. Entretanto,
usar elementos mais simples exige maior discretizacdo, maior refinamento da malha,
maior capacidade e tempo computacional. Pode-se entdo utilizar elementos mais
precisos (de alta ordem) que sdo mais complexos do ponto de vista de sua
formulagdo matematica. Para o caso de modelos bidimensionais, basicamente,
empregam-se elementos do tipo triangular e quadrangular. Estes devem ter no
minimo 3 e 4 nds, respectivamente, definidos para cada um dos seus vértices
(ASSAN, 2003).

Também é possivel o uso de elementos com nods adicionais ao longo de suas
arestas, tendo-se, entdo, os chamados elementos de alta ordem, mais complexos e
que permitem representacdes polinomiais quadraticas. Elementos com forma mais
regular sdo sempre preferiveis. Para o caso bidimensional, a forma quadrangular é a
recomendada. Para modelos tridimensionais o hexagono deve ser o tipo desejado.
No entanto, isto nem sempre € possivel, especialmente nas regides de transi¢cdes de
malhas, onde pode ser exigido o uso de elementos com formas diferenciadas
ajustaveis aos contornos. Como o método é numeérico, ou seja, o dominio é
subdividido em partes ndo continuas (discretizadas), entdo, quanto maior for o
numero de nos e, consequentemente, o numero de elementos, havera uma
tendéncia de se obter maior precisdao dos resultados. Outros pontos devem ser
observados na geracdo do modelo. Por exemplo, a escolha da malha, importante
etapa para analise pelo MEF. Devem ser procurados elementos com
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engenheiros. O vasto leque de aplicabilidade dos programas da CSI| permite a sua
utilizacdo no dimensionamento de pontes, edificios, estadios, barragens, estruturas

industriais, estruturas maritimas e qualquer outro tipo de infraestrutura que necessite
de ser analisada e dimensionada (GOEL, 2001).
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3 METODOLOGIA

Neste capitulo serdo apresentados o método e os procedimentos para a
obtencdo e comparagao dos esforgos internos na longarina. Este se dara por meio
do calculo convencional manual e da andlise computacional que abrange a

influéncia da interagao solo-estrutura.

3.1 Modelo de ponte rodoviaria e materiais empregados

O modelo de ponte a ser utilizado neste trabalho sera o Projeto 1 (ANEXO A),
conforme Spernau ([19--], p. 49). Este projeto foi dimensionado pelos métodos
tradicionais (manualmente), considerando os apoios como indeslocaveis. Serdo
utilizados os valores dos esfor¢gos internos nas longarinas deste modelo, na
comparagdo com os esforgos obtidos da modelagem do Projeto 1 no software
SAP2000 V12.

A estrutura é em concreto armado, composto por duas vigas isostaticas com
balancos de 5 metros nas extremidades.

Os materiais utilizados s&o: o concreto C25 (fck em MPa) de mddulo de
elasticidade igual a 28 GPa, obtido conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014) e acgos
nervurados padrao CA-50 e CA-60, com modulo de elasticidade de 210 GPa.

Figura 16 — Segao transversal da ponte

Fonte: Elaboragéo propria
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3.2 Caracteristicas geotécnicas do solo e fundagao empregada

Por se tratar de uma simulagao, e visando o emprego de solos da regido, as
caracteristicas do solo foram adotadas conforme o trabalho de Fernandes (2014),
em que o autor coletou amostra na jazida Pedra Rosada, na cidade de Alegrete -
RS. O solo foi classificado como argila de baixa compressibilidade (solo siltoso).
Dessa forma, estipulou-se o comportamento da mesma como argila rija. Assim, tém-
se as seguintes propriedades:

a) Modulo de elasticidade longitudinal E = 7848 kN/m?;
b) Densidade = 17,60 kN/m?3;
c) Coeficiente de Poisson, v = 0,21;
d) Mddulo de elasticidade transversal (obtida da Equagao 14): 3243 KN/m?;
e) Tensao Admissivel do Solo: = 0,3 MPa.

O tipo de fundacgao selecionada para o estudo foi uma sapata isolada, pelo
fato de esta ser a mais utilizada na regiao de Alegrete.

O software SAP2000 permite a introdugao direta dos coeficientes de reagao
vertical e horizontal na base dos pilares de fundacado (K,, Khyx e Kh;). Desta forma,
foram definidos valores de coeficiente de reacdo do solo a fim de encontrar uma

envoltéria de esforgos internos para a estrutura.
3.2.1 Coeficiente de reagao vertical (Ky) e horizontal (Khx e Khy)

Para a obteng&o dos coeficientes de reacéo vertical (Ky) e horizontal (Kx e Kz)
foi utilizado o modelo de Pais e Kausel (1988), apresentado no item 2.4.2. O
coeficiente de rigidez Ky é determinado através da Equagdo 12 para sapatas
quadradas. Os coeficiente de reagado horizontal (Khx e Khz) foram tomados como
10% de Ky, o que é utilizado no trabalho de Schmidt (1997). Através do pre-
dimensionamento, obteve-se uma sapata quadrada de 2,6 x 2,6 m, assentada sobre

argila de consisténcia de média a rija, resultando em:

Ky = 50164 kN/m (vertical)
Khx = Khz = 5016 kN/m (horizontais)

Com o objetivo de comparar o coeficiente de rigidez da mola vertical, foi
aplicado o modelo de Perloff (1975), apresentado no item 2.4.2 (Equacao 8), que
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fornece o coeficiente de reagao vertical através da relacdo direta com as
propriedades elasticas do macico de solo, onde fatores do elemento de fundagao
sdo levados em conta, tais como: sua forma, dimensdes e rigidez. Considerando os
dados do solo, dimensbes da sapata de 2,6 x 2,6 m e um fator de forma (obtido
através da Tabela 4 na consideracao uma sapata quadrada e rigida) chega-se a ly =

0,82, o que conduz a:

Ks = 8014 KN/m?

Com o coeficiente de reacao vertical, fora obtido o coeficiente de rigidez da mola

vertical a compressao através da Equacgao 26.

KV = KS.Abase (26)

Aplicando-se a Equagédo 26 e utilizando o Ks encontrado, chega-se ao seguinte

coeficiente de rigidez da mola vertical:

Ky = 54173 KN/m

Comparando os dois coeficientes encontrados através dos métodos de Pais e
Kausel (1988) e Perloff (1975), percebe-se que os valores sdo proximos, o que

indica uma boa aproximagao para o valor adotado.

3.3 Idealizagao estrutural

Modelou-se a estrutura de maneira tridimensional, formada por elementos de
barras (vigas e pilares) e a laje como uma grelha de elementos de barras. Os
elementos estdo dispostos de acordo com o centro de gravidade de suas se¢des
transversais e possuiam em cada extremidade seis graus de liberdade, trés
translacoes e trés rotagdes.

As vigas principais (longarinas) possuiam seg¢ao transversal de 1,8m x 0,40m
(altura e largura). A segéo das transversinas é de 1,4 x 0,2 m. As barras da laje
possuiam altura de 0,2 m e largura igual a modulagdo da grelha, 0,5m. Estas

dimensbes sdo idénticas as do Projeto 1 (ANEXO A). As misulas foram
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desconsideradas na segao resistente dos elementos, apenas a carga referente ao
seu peso foi langada nos elementos adjacentes.

A Figura 17 ilustra o Projeto 1 modelado no software SAP2000 V12, para a
situacado de apoios rigidos. A Figura 18 ilustra 0 mesmo modelo, entretanto com as

bases representadas por molas, caracterizando apoios flexiveis.

Figura 17 — Modelo implementado no software SAP2000 com apoios rigidos

Fonte: Elaboragao prépria
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Figura 18 — Modelo implementado no software SAP2000 com apoios flexiveis

Fonte: Elaboracgao prépria

3.3.1 Carregamentos

Os carregamentos para os quais a estrutura foi analisada sdo os
recomendados pela norma de pontes e considerados através de cargas aplicadas
diretamente nos elementos.

O peso préprio dos elementos € computado automaticamente pelo software a
partir das dimensdes das pecas e das caracteristicas do material utilizado.

Além do peso-proprio dos elementos estruturais, atuam outros carregamentos
permanentes referentes ao peso de outros elementos, tais como:

e G - Carga concentrada atuando nas extremidades em balanco das
longarianas, devido aos esforgcos provenientes das alas, cortina, aterro sobre
viga de reforgo e o peso da viga de reforgo (125,4 KN);

. @1 — Carga uniformemente distribuida atuando sobre as extremidades da
ponte provenientes do peso da barreira e da pingadeira (7,9 KN/m);

e (g, - Carga concentrada por n6 da malha, devido ao pavimento e misulas das
lajes (1,22 KN aplicado por n6é no centro da ponte e 0,83 KN aplicado por n6

das lajes em balangos da ponte).
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Trem-Tipo

A classe utilizada neste trabalho para o Trem-Tipo foi a mesma proposta pelo
autor do dimensionamento manual do Projeto 1. A classe C30 possui 35 KN por roda
(ap6s a homogeneizagao), além da carga de pelotdo de SKNm?2,

A homogeneizagdo consiste em estender a carga distribuida p (5KN/mM?)
também na area ocupada pelo veiculo-tipo e subtrair das cargas concentradas dos
veiculos as parcelas correspondentes aquela homogeneizacdo. Para a classe C30,
a carga introduzida € o resultado da multiplicagdo entre a carga do pelotdo (5KNm?)
por 3 metros de largura do veiculo e 6 metros de comprimento (largura e
comprimento padronizados), resultado em 90KN. Este resultado sera descontado
dos 300KN correspondente a carga inicial do veiculo-tipo. A carga final por roda é de
35 KN, decorrente dos 210KN divido pelo numero de rodas (6, neste caso para a
classe C30).

Figura 19 — Simplificagcdo para o carregamento mével permitida pela NBR 7188

CONVENCIONAL HOMOGENEIZADO
P P P Ph Ph Ph

( pl l ! l pl : : :

p2
/

NN
NN
NN

Fonte: Cavalcanti (2004, p.11)

O estudo das posi¢cbes mais desfavoraveis do trem-tipo foi escolhido a partir
das superficies de influéncia para cada uma das se¢des estudadas da longarina. De
posse da superficie, foram carregadas apenas as regides que resultavam nas
situagdes mais desfavoraveis. Na Figura 20, exemplifica a posi¢ao do trem-tipo para
a obtencdo do momento fletor positivo e negativo na longarina, de acordo com
aquela secdo. Na Figura 21, € mostrada a posi¢cédo do trem-tipo para a obtengao do

esforgo cortante, de acordo com aquela secéo.
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Figura 20 - Superficie de influéncia para o momento fletor a dois metros do apoio
esquerdo

[ a5 30 315 270
Fonte: Elaboracéo prépria

O modelo elaborado gera uma superficie de influéncia para a aplicacao da
carga movel. Nesta é possivel observar as cotas de maximo positivo (azul escuro) e
maximo negativo (magenta), que representa o ponto da posi¢ao do trem-tipo. A cor
verde clara e verde um pouco mais escura representa as cotas do ponto de troca de
sinal (positivo para o negativo), representando a posi¢cao da qual o pelotdo devera

assumir para a obtencao dos maximos da qual se deseja.

Figura 21 - Superficie de influéncia para cortante a dois metros apds o apoio
esquerdo

[ 00810, 720, 630
Fonte: Elaboracao prépria
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3.3.2 Combinagoes das agoes

Estado limite ultimo — ELU

Sao aqueles relacionados ao colapso, ou a qualquer outra forma de ruina
estrutural, que determine a paralisacdo do uso da estrutura. Neste trabalho, foram
utilizadas combinacdes ultimas normais, obtidas conforme a Equacéao 27 ou 28, que

resultassem no valor mais desfavoravel.

Fdu = 1,35*g+1,5%q ..(27)
Fdu = 1*g+1,5*q ...(28)
Em que:

Fdu é o esforcgo final combinado;
g é o esfor¢co permanente;

g € o esforgo variavel.

Estado limite de servigo - ELS

Sao aqueles que correspondem a impossibilidade do uso normal da estrutura,
estando relacionados a durabilidade das estruturas, aparéncia, conforto do usuario e
a boa utilizagao funcional da mesma. Neste trabalho, serdo utilizadas combinacdes
frequentes, obtidas conforme a Equacédo 29 e a combinagdo quase permanente.

Ambas servem para a verificagao quanto a fadiga.
Combinacao frequente
Fdu = 1*g+0,8*q ...(29)
Em que:
Fdu é o esforco final combinado;

g € o esforgo permanente;

g € o esforgo variavel.
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Combinacao quase permanente

Fdu = 1%g ...(30)

Em que:
Fdu é o esforco final combinado;

g € o esfor¢co permanente.

3.4 Metodologia para analise da interacao solo-estrutura

Inicialmente, analisou-se com o programa de calculo o modelo estrutural de
ponte (Projeto 1) com base indeslocavel. Dessa forma, obteve-se os esforcos em na
ponte para o modelo computacional. Este modelo foi inicialmente comparado com os
resultados do calculo manual.

Uma vez determinadas as cargas na longarina, foram inseridos no modelo
computacional os coeficientes de reagao vertical e horizontal na base dos pilares, de
forma a discretizar o solo como molas conforme o modelo de Winkler. Assim, fez-se
novamente a analise do modelo, mas agora com base elastica, obtendo-se os
esforcos na longarina.

A comparagao entre os modelos deu-se em fungdo dos momentos fletores e
esforcos cortantes atuantes nas longarinas.

O fluxograma desta metodologia € ilustrado na Figura 22.



Figura 22 — Fluxograma de obtengao dos esforgos internos

MODELO DE PONTE
(ANEXO A)

ANALISE DOS
ESFORGOS INTERNOS

CALCULO MANUAL CALCULO PELO METODO
(Tabelas de Riisch) DOS ELEMENTOS FINITOS

APOIOS INDESLOCAVEIS APOIOS FLEXIVEIS

ANALISE E COMPARAGAO
DOS RESULTADOS

Fonte: Elaboragao prépria
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4 ANALISE DOS RESULTADOS

Neste capitulo serdo apresentados os resultados e analises acerca da
obtencdo dos esforgos internos na longarina, por meio do calculo convencional

manual e da analise computacional, com e sem interagao solo-estrutura.

4.1 Calculo manual convencional

Foi determinado ao longo da longarina os esforgos cortantes e momentos
fletores para determinadas secdes. Estas se¢des estéo ilustradas na figura 23.

Para obter os esforgos internos na longarina por meio do calculo manual
convencional, Spernau [19--] aplicou as seguintes cargas:

G1 — Concentrada nas extremidades dos balancos, decorrente do peso da
ala, cortina, misula da laje central, viga de refor¢o, aterro sobre a viga de reforgo,
totalizando em 128,9 KN;

G2 — Concentrada sobre os apoios, decorrente do peso da transversina de
apoio, misulas da transversina, alargamento da viga principal, totalizando em 31,8
KN;

g1 — Distribuidas ao longo da ponte, decorrente da barreira, pingadeira, laje
em balango, laje central, viga principal, pavimentagao, no valor de 62,5 KNm;

g2 — Valor da carga distribuida g1 somado ao peso distribuido das
transversinas do véo, totalizando em 65,93 KNm.

A disposigao destas cargas na viga, também pode ser visualizada na figura
23. Para o Trem-Tipo C30, o autor, posicionou sobre a segao transversal as cargas
do veiculo homogeneizado de modo a obter-se a maior reagao de apoio possivel.
Apds multiplica-las pelo coeficiente de impacto vertical, estes valores das reagoes,
foram posteriormente dispostas ao longo da viga principal, para entdo serem
determinados os esforgcos sobre a mesma, conforme ilustrado na Figura 24.
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Figura 23 — Cargas aplicadas na longarina (permanentes)

128 9 kN

61.49 KN/m 61.49 kKN/m

61.49kN/m 3

=
x

o]

65.93 KN/m 65.93 KN/m 65.93 KN/m 65.93 kKN/m 65.93 KN/m 66

I T LT L LT LA L DL LT L LT

—150m~l—150m~lé200m

A4

—=-=——200m I 2.00m ! 200m 9\%200 m I 2.00m

10.00 m

500m

Fonte: Elaboragao propria

Figura 24 — Cargas varaveis do Trem-Tipo C30 aplicadas na longaria
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Fonte: Elaboragao proépria
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Para obter os esforgos internos na longarina, de acordo com os
carregamentos impostos, o autor utilizou linhas de influéncia. Neste trabalho, os
diagramas de momento fletor decorrente da carga permanente (Figura 25), esforgos
cortantes decorrente da carga permanente (Figura 26), momento fletor decorrente da
carga variavel do trem-tipo (Figura 27) e dos esforgcos cortantes maximos e minimos
(Figura 28) também decorrentes da carga variavel do trem-tipo, foram obtidos com o
auxilio do software Ftool, que reproduz os mesmos resultados apresentados por

Spernau.



Figura 25 - Diagrama de Momento Fletor (cargas permanetes)
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Fonte: Elaboragao prépria

Figura 26 - Diagrama de Esforgos Cortante (cargas permanetes)
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Fonte: Elaboragao proépria



Figura 27 - Diagrama de Momento Fletor (Trem-Tipo C30)
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Fonte: Elaboracgao prépria
Figura 28 - Diagrama de Esfor¢os Cortante Maximos e Minimos (Trem-Tipo C30)
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Fonte: Elaboragao propria
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Os esforgcos encontrados foram dispostos nos Quadros 1 e 2. Nestes, os
esforgos caracteristicos (retirados diretamente dos graficos) foram combinados para
o estado limite ultimo e para o estado limite de servico para verificacao quanto a
fadiga. O Quadro 1 representa a combinagdo dos momentos, seguido pelo Quadro 2

que apresenta os valores dos esforgos cortantes.
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Quadro 1 - Momentos Fletores (Calculo Manual)

| Trem-Tipo (classe): | 30 | Vvao(m): | 20 | Balango (m): | 5 | P (KN): [ 97,59 | p (KN/m): | 31,456 |
Md+ Md- (utilizagio)
Secao Mg (KN.m) | Mg+ (KN.m) | Mg- (KN.m) | Mdu+ (KN.m) | Mdu- (KN.m) | (utilizag&o)
max. min. max. min.
Il (1,5m) -263 - -182 - -628 - - -409 | -263
| (3m) -663 - -581 - -1767 - - 1128 | -663
0 (5m) 1413 - -1418 - -4035 - - 2547 | -1413
1 (7m) -226 1049 -1315 1348 -2278 613 - 1278 | -226
2 (9m) 697 1856 -1213 3725 -1123 2182 | 697 | -273 -
3 (11m) 1356 2419 1110 5459 -309 3291 | 1356 - -
4 (13m) 1752 2769 -1008 6519 - 3967 | 1752 - -
5 (15m) 1884 2890 -906 6878 - 4196 | 1884 - -

Fonte: Elaboragao proépria

Em que:
Mg sdo momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;
Mg+ e Mqg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;
Mdu+ e Mdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
Md+ (utilizagdo) e Md- (utilizacdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinac&o

frequente (max.) e a combinagao quase permanente (min.), respectivamente.
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Quadro 2 - Esforgos Cortantes (Calculo Manual)

| Trem-Tipo(classe): | 30 | Vao(m): | 20 | Balango (m): | 5 | P (KN): |97,59| p (KN/m): | 31,456 |
Vd+ Vd- (utilizagio)
Segao Vg (KN) | Vg+ (KN) | Vg- (KN) | Vdu+ (KN) | Vdu-(KN) | (utilizagao)
max. min. max. min.
Il D (0m) -129 - -98 - -321 - - 207 -129
Il D (1,5m) 221 - 242 - -661 - - -415 -221
I D (3m) -313 - -387 - -1003 - - -623 -313
0 E (5m) -436 - -450 - -1264 - - 796 -436
0 D (5m) 659 605 71 1797 - 1143 | 602 - -
1 (7m) 527 516 74 1485 - 940 | 468 - -
2 (9m) 396 433 -83 1184 - 742 | 330 - -
3 (11m) 264 357 114 892 - 550 | 173 - -
4 (13m) 132 287 -165 609 - 362 - - -
5 (15m) 0 223 -223 335 - 178 - - -

Fonte: Elaboragao proépria

Em que:
Vg sdo momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;
Vqg+ e Vg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;

Vdu+ e Vdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
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Vd+ (utilizacdo) e Vd- (utilizacdo) sdo momentos de calculo no estado limite
de utilizagdo, obtidos com combinagdo frequente (max.) e a combinagao

quase permanente (min.), respectivamente.

4.2 Calculo pelo método dos elementos finitos

Os procedimentos para modelagem da estrutura no SAP2000 foram

apresentados no capitulo 3 deste trabalho.

4.2.1 Apoios rigidos

Os carregamentos aplicados no modelo em elementos finitos sao
apresentados nas Figuras 29 a 31. A Figura 30 ilustra o carregamento permanente
distribuido ao longo do comprimento da ponte, aplicado na extremidade das lajes em
balanco decorrentes das barreiras e pingadeiras. A Figura 30 apresenta as cargas
concentradas aplicadas nas extremidades dos balangos das longarinas e, por fim, a
Figura 31 ilustrando cargas aplicadas por nd, em que o valor de 2,05 KN é resultado

da carga distribuida do pavimento concentrada para uma malha de 50x50cm.

Figura 29 — Carga distribuida aplicada ao longo do comprimento da longarina nas
lajes em balang¢o no valor de 7,9 KN‘m (permanente)
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Fonte: Elaboragao prépria
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Figura 30 — Carga concentrada nas extremidades dos balangos no valor de 125,4

KN (permanente)
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Figura 31 — Carga concentrada aplicada por n6 em toda a ponte no valor de 0,83
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Fonte: Elaboragao prépria

Assim como no calculo manual, foram analisados os diagramas de esforgos
das Figuras 32, 33, 34, 35 e 36, retirando os esforgos nas mesmas secgodes
apresentadas no calculo manual, e dispostas nos Quadros 3 e 4. Cabe ressaltar que
o diagrama de esforgos cortantes (Figura 33) esta invertido, pois o carregamento foi
lancado para a porcao simétrica da ponte.
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Figura 32 - Diagrama de Momento Fletor (cargas permanetes

Fonte: Elaboragao prépria

Figura 33 - Diagrama de Esforcos Cortante permanetes

Fonte: Elaboragao proépria
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Figura 34 - Diagrama de Momento Fletor Maximo Positivo (Trem-Tipo C30)
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Fonte: Elaboragao prépria

Figura 35 - Diagrama de Momento Fletor Maximo Negativo (Trem-Tipo C30

Fonte: Elaboracéao prépria
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Figura 36 - Diagrama de Esforgos Contantes Maximos e Minimos (Trem-Tipo C30)
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Fonte: Elaboragao propria
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As Figuras 34 e 35, em que mostram os valores maximos dos momentos
fletores positivos e negativos é resultado do posicionamento do trem-tipo a partir da
analise das superficies de influéncia para a secio considerada a fim de se obter as
maiores cargas. As superficies de influéncia correspondente ao posicionamento do
trem-tipo para a obtencdo dos momentos maximo positivo e negativo estao
ilustrados na Figura 37. A Figura 38 e 39 mostra a posi¢cdo do trem-tipo e da carga
do pelotao na obtencao dos esforgos a esquerda e a direita do apoio.

Nos Quadros 3 e 4 sdo mostrados os valores dos esforgos caracteristicos

(retirados diretamente dos diagramas) e da combinagao dos mesmos.

Figura 37 - Superficie de influéncia para o maximo momento positivo e negativo

|| 2000 TS0 00 050
Fonte: Elaboragao propria

Figura 38 - Superficie de influencia para 0 maximo cortante a esquerda do apoio

0302 00
Fonte: Elaboracgéo prépria
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Figura 39 - Superficie de influencia para o maximo cortante a direita do apoio
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Fonte: Elaboragao prépria



Quadro 3 - Momentos Fletores (MEF apoios rigidos)
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\ Trem-Tipo (classe): \ 30 \ Véo (m): \ 20 \ Balango (m): \ 5 \ P (KN): \ 35 \p(KN/m):\ 5 |
Md+ Md- (utilizagéo)
Segido Mg (KN.m) | Mg+ (KN.m) | Mg- (KN.m) | Mdu+ (KN.m) | Mdu- (KN.m) | (utilizac&o)
max. | min.| max. min.
Il (1,5m) -344 - -153 - -694 - - -466 -344
I (3m) -837 = -502 ) -1883 = = -1238 | -837
0 (5m) -1718 - -1241 - -4181 - - -2711 | 1718
1 (7Tm) -367 951 -1100 1059 -2146 394 - -1247 | -367
2 (9m) 727 1835 -959 3733 -712 2194 | 727 -40 -
3 (11m) 1503 2519 -822 5807 269 3518 | 1503 = )
4 (13m) 1958 3003 -700 7147 - 4360 | 1958 - -
5 (15m) 2152 3221 -576 7738 - 4729 | 2152 - -

Fonte: Elaboragao proépria

Em que:

Mg sdo momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;

Mg+ e Mqg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;

Mdu+ e Mdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;

Md+ (utilizagdo) e Md- (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos

frequente (max.) e a combinagao quase permanente (min.), respectivamente.

com combinagao



Quadro 4 - Esforcos Cortantes (MEF apoios rigidos)
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| Trem-Tipo (classe): | 30 | Vao(m): | 20 Balango (m): 5 | P(KN): | 35 | p(KN/m): | 5 |
V+ Vd- (utilizagio)
Segdo Vg (KN) | Vg+ (KN) | Vg- (KN) Vdu+ (KN) Vdu- (KN) | (utilizacéo)

max. min. max. min.

1l D (0m) 211 - -104 - -440 - - 294 | -211

I1 D (1,5m) -271 - -204 - -672 - - 434 | -271

I D (3m) -365 - -328 - -984 - - 627 | -365

0 E (5m) -484 - -396 - 1247 - - 800 | -484
0 D (5m) 714 600 -79 1863 - 1193 | 650 - -
1 (7Tm) 595 570 -84 1658 - 1051 | 528 - -
2 (9m) 469 478 -99 1351 - 852 | 390 - -
3 (11m) 277 365 124 921 - 569 | 177 - -
4 (13m) 147 292 -181 638 - 381 - - -
5 (15m) 0 240 -240 360 - 192 - - -

Fonte: Elaboragao proépria

Em que:

Vg sdo momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;

Vqg+ e Vg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;
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Vdu+ e Vdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
Vd+ (utilizagado) e Vd- (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite
de utilizagdo, obtidos com combinagédo frequente (max.) e a combinagao

quase permanente (min.), respectivamente.

4.2.2 Apoios flexiveis

Ap6s as obtencdes dos esforcos internos pelo calculo computacional
utilizando apoios indeslocaveis, foram inseridos na base dos pilares os coeficientes
de mola a fim de simular a deformacédo do solo. Toda a estrutura e as cargas
aplicadas sobre a mesma sao idénticos ao modelo com apoios rigidos.

Na sequencia sdo mostrados os diagramas de esfor¢o cortante e momento

fletor na longarina para o modelo com ISE.
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Figura 40 - Diagrama de Momento Fletor (cargas permanetes)
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Fonte: Elaboragao prépria

Figura 41 - Diagrama de Esforcos Cortantes (cargas permanetes)
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Fonte: Elaboragao proépria
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Figura 42 - Diagrama de Momento Fletor Maximo Positivo (Trem-Tipo C30)
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Fonte: Elaboragéao propria

Figura 43 - Diagrama de Momento Fletor Maximo Negativo (Trem-Tipo C30

Fonte: Elaboragao proépria



Figura 44 - Diagrama de Esforgos Contantes Maximos e Minimos (Trem-Tipo C30)

83

598

100

568
292 240 200

100 B 125 96 g1 76

A*

7 -81 -96 .
H\ 7:92 IR 365

5 477 -SF\*‘ -598

e 500m o b 20.00m e 500m

Fonte: Elaboragao propria

Os Quadros 5 e 6 resumem os esfor¢os nas longarinas para o caso com interagao solo-estrutura.



Quadro 5 - Momentos Fletores (MEF apoios flexiveis)
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\ Trem-Tipo (classe): \ 30 \ Véo (m): \ 20 \ Balango (m): \ 5 \ P (KN): \ 35 \ p (KN/m): \ 5 \
Md+ Md- (utilizag3o)
Secgado Mg (KN.m) | Mg+ (KN.m) | Mg- (KN.m) | Mdu+ (KN.m) | Mdu- (KN.m) | (utilizac&o) ¢
max. | min. max. min.
Il (1,5m) -344 - -146 - -684 - - -461 -344
I (3m) -837 - -489 - -1864 - - -1228 -837
0 (5m) -1718 - -1220 - -4150 - - -2694 -1718
1 (7m) -367 951 -1084 1059 -2121 394 - -1234 -367
2 (9m) 726 1835 -948 3733 -695 2194 726 -32 -
3 (11m) 1502 2519 -815 5807 - 3518 | 1502 - -
4 (13m) 1958 3003 -696 7147 - 4360 | 1958 - -
5 (15m) 2152 3221 -576 7738 - 4729 | 2152 - -
Fonte: Elaboragao proépria
Em que:
Mg s&o momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;
Mg+ e Mqg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;
Mdu+ e Mdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
Md+ (utilizagcdo) e Md- (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinacgao

frequente (max.) e a combinagao quase permanente (min.), respectivamente.
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Quadro 6 - Esfor¢cos Cortantes (MEF apoios flexiveis)

| Trem-Tipo(classe): | 30 | Viao(m): | 20 | Balango(m): | 5 | P(KN): | 35 | p(KN/m): | 5 |
Vd+ Vd- (utilizag3o)
Secgdo Vg (KN) | Vg+ (KN) | Vg- (KN) Vdu+ (KN) Vdu- (KN) (utilizagéo)
max. min. max. min.
Il D (om) 211 - -100 - -434 - - 290 |-211
1 D (1,5m) 271 - -200 - -666 - - -431 271
I D (3m) -365 - -324 - -978 - - 624  |-365
0 E (5m) -484 - -392 - -1240 - - 797 | -484
0 D (5m) 714 598 76 1860 - 1192 | 653 - -
1 (7m) 595 568 -81 1656 - 1050 | 530 - -
2 (9m) 469 477 -96 1349 - 851 | 392 - -
3 (11m) 276 365 -125 920 - 568 | 176 - -
4 (13m) 147 292 -181 637 - 381 - - -
5 (15m) 0 240 -240 360 - 192 - - -

Fonte: Elaboragao proépria

Em que:
Vg sdo momentos caracteristicos decorrentes da carga permanente;
Vqg+ e Vg- sdo momentos caracteristicos decorrente da carga variavel do trem-tipo C30;
Vdu+ e Vdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;

Vd+ (utilizagdo) e Vd- (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinacgéo

frequente (max.) e a combinagéo quase permanente (min.), respectivamente.
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4.3 Analises dos resultados

4.3.1 Calculo manual versus calculo pelo método dos elementos finitos (apoios
rigidos)

Os Quadros 7 e 8 comparam os esforgos obtidos da modelagem do Projeto 1
no SAP2000 considerando apoios rigidos, com os valores do calculo manual
convencional.

No Quadro 7, as divergéncias percentuais entre os resultados sdo mais
significativas a dois metros do apoio (se¢cao 1 [7m]), isso para o momento fletores de
calculo positivo (Mdu+) com 21,38% e diferenga de 288KN.m. Ja quando se analisa
os momentos fletores de calculo negativos (Mdu-) a diferenga percentual € mais
acentuada a quatro metros (seg¢ao 2 [9m]) do apoio com 36,61% e diferenga de valor
com 411KN.m. Quando comparado em termos de valores, as maiores diferencas
estdo na sec¢ao 5 para o Md+, com 859 KN.m de diferenca.

O Quadro 8 mostra valores dos momentos fletores de utilizacdo, em que a
diferenga percentual mais acentuada esta na secdo 1 com 35,80% para a
combinacgao frequente (maxima) no momento de utilizagdo positivo, sendo 220 KN.m
de diferenca entre valores. Na seg¢ao 5, para o Md+ de utilizacdo, a diferenca
maxima entre valores chega a 533KN.m.

No Quadro 9, em que mostra os valores dos momentos também combinados
para o estado limite de servigo, mas negativos, a diferenga percentual chega a
85,24% (max.) na secao 2 com 233 KN.m de diferengas entre valores. Na sec¢ao 1 o
valor da combinagdo minima chega a 62,47% de diferenga, sendo 141 KN.m de
diferenga nos valores. A maxima diferenca entre valores, ocorre em cima do apoio,

na sec¢éo 0, com 305 KN.m no momento fletor de utilizagdo negativo minimo.



Quadro 7 - Momentos Fletores de Calculo (Calculo Manual x MEF Rigido)

[ Mdut(KNm) . Mdu-(KNm)
” H 0 H 0,

Secio ﬁaa'r‘:l‘::: MEF Apoio Rigido |2 €M@ % | caiculo Manual | MEF Apoio Rigido | P erensa| %

Il (1,5m) - - - - 628 694 66 | 10,44
I (3m) - - - - 1767 1883 116 | 6,57
0 (5m) - - - - 4035 4181 147 | 3,63
1 (7m) 1348 1059 288 2138 2278 2146 132 | 5,80
2 (9m) 3725 3733 8 0,22 1123 712 411 | 36,61

3 (11m) 5459 5807 348 | 6,38 -309 - 40 | 12,83

4 (13m) 6519 7147 628 | 9,64 i : i ;

5 (15m) 6878 7738 859 | 12,49 i - i -

Fonte: Elaboragao prépria

Em que:

Mdu+ e Mdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
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Quadro 8 - Momentos Fletores de Utilizacdo (Calculo Manual x MEF Rigido)

. Md+(utilizagdo) (KN.m) |
ﬁaa'r‘:l‘::: MEF Apoio Rigido | Calculo Manual | MEF Apoio Rigido | D TeTensa| o, |Diferenca o
Secao max. max. min. min. max. min.
Il (1,5m) - - - - - - - -
| (3m) - - - - - - - -
0 (5m) - - - - - - - -
1 (7m) 613 394 ; : 220 35,80 - ]
2 (9m) 2182 2194 697 727 13 | 058 | 30 |426
3 (11m) 3291 3518 1356 1503 227 | 689| 147 |10.80
4 (13m) 3967 4360 1752 1958 393 | 990 | 206 |11.74
5 (15m) 4196 4729 1884 2152 533 |12,71| 268 |14.24

Fonte: Elaboragao prépria
Em que:

Md+ (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinagao frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.



Quadro 9 - Momentos Fletores de Utilizacdo (Calculo Manual x MEF Rigido)

f\:na:r?ﬂ:; MEF Apoio Rigido | Calculo Manual | MEF Apoio Rigido | 0 1e7e"63| o, | Diferenca | o

Secao max. max. min. min. max. min.

Il (1,5m) 409 466 -263 344 58 |1411] 81  |3081
I (3m) 1128 -1238 663 -837 111|980 | 174 |26,19
0 (5m) 2547 2711 1413 1718 163 | 6,42 | 305 |2157
1 (7m) 1278 1247 2226 367 31 | 242 | 141 |6247
2 (9m) 273 -40 : i 233 |85,24 - -

3 (11m) - - - - - - - -

4 (13m) - - - - - - - -

5 (15m) - - - -

Fonte: Elaboragao propria

Em que:

Md- (utilizacdo) sdo momentos de calculo no estado limite de

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.

utilizacao, obtidos com combinacao frequente (max.) e a
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No Quadro 10 os esforgos cortantes de calculo teve na segado 1 (7m) a maior
diferenca percentual com 14,08%, e com 167 KN de diferenga entre valores para o
cortante positivo. Para o cortante negativo, houve uma diferenga de 37,08%, com
119 KN de diferenga. A maxima diferenga encontrada entre cargas foi na se¢éo 0 D,
logo apés o apoio, em que o cortante de calculo positivo teve uma diferenca de 173
KN.

No Quadro 11, as maiores diferengcas percentuais coincidiram na mesma
secao 2 (9m), com 14,64% no valor Maximo do cortante de utilizagédo positivo, sendo
109 KN a diferenga entre cargas, assim como uma diferenca de 19,01% no valor
Minimo no cortante de utilizacao positivo, com 63 KN a diferenga entre cargas.

No Quadro 12, ambas as maiores diferencas aconteceram no inicio da secao
(Il D [Om]), com 41,66%, sendo 86 KN a variagao entre cargas para no maximo e

63,39% no minimo, com 82 KN a variacao entre cargas.



Quadro 10 - Esforgos Cortantes de Calculo (Calculo Manual x MEF Rigido)

 Vdu-KN) ]
_ Calculo | yee Aboio Rigido | 21698 % | calculo Manual | MEF Apoio Rigido | D1TeTensa| %
Secao Manual
Il D (om) - - - 3 321 440 119 |37,08
D (1,5m) ; - ; - 661 672 11 1,63
ID (3m) - - ; : -1003 -084 19 | 1,86
0 E (5m) 1797 1863 66 | 3.65 1264 1247 17 1,33
0D (5m) 1485 1658 173 11,65 321 440 119 |37,08
1 (7m) 1184 1351 167 | 14,08 661 672 11 1,63
2 (9m) 892 921 29 | 327 ; ) ; ;
3 (11m) 609 638 29 | 4,74 3 ] ; :
4 (13m) 335 360 25 | 758 : ; - -
5 (15m) 0 0 0 0,00 0 0 0 0,00

Fonte: Elaboragao prépria

Em que:

Vdu+ e Vdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;
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Quadro 11 - Esforcos Cortantes de Utilizacdo (Célculo Manual x MEF Rigido)

o Vd+(utilizagio)(KN) ]
} Calculo | yee Aboio Rigido | Calculo Manual | MEF Apoio Rigido | D erensd| o, Diferencal o
Secao Manual
max. max. min. min. max. min
Il D (om) - - - - - - - -
D (1,5m) ; - - - - : ; ;
I D (3m) - - - - - - - -
0 E (5m) - - - - - - - -
0D (5m) 1143 1192 602,2 653 49 | 426| 51 839
1 (7m) 939,8 1050 467,8 530 110 |[11,74] 62 13,34
2 (9m) 7424 851 3296 392 109 |14.64] 63 19,01
3 (11m) 5496 568 172.8 176 18 | 3.34 3 1,99
4 (13m) 361,6 381 - - 20 | 542 ; -
5 (15m) 178.4 192 - - 14 | 7,77 - -

Fonte: Elaboragao prépria

Em que:

Vd+ (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinacdo frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.



Quadro 12 - Esforgos Cortantes de Utilizacdo (Calculo Manual x MEF Rigido)

Calculo

Diferenca

Diferenca

Secio Manual MEF Apoio Rigido | Calculo Manual | MEF Apoio Rigido % %
max. max. min. min. max. min.

I11 D (0m) -207 -294 -129 -211 86 41,66 82 63,39
I D (1,5m) -415 -434 -221 -271 20 4,76 50 22,61
I D (3m) -623 -627 -313 -365 4 0,72 52 16,47
0 E (5m) -796 -800 -436 -484 4 0,55 48 10,93
0 D (5m) - - - - - - - -

1 (7m) - - - - - - - -

2 (9m) - - - - - - - -

3 (11m) - - - - - - - -

4 (13m) - - - - - - - -

5 (15m) - - - - - - - -

Fonte: Elaboragéo propria

Em que:

Vd- (utilizacdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizacdo, obtidos com combinacado frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.
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4.3.2 Calculo pelo método dos elementos finitos (apoios rigidos) versus
calculo pelo método dos elementos finitos (apoios flexiveis)

Quando se compara os esforcos com ISE e sem ISE, pdde-se perceber pouca
diferenca nos valores comparados, diferentemente do sugerido na bibliografia
estudada.

Nos Quadros 13 e 14 é possivel perceber que houve variagdo apenas nos
momentos negativos e, mesmo assim, de pequena magnitude. Nos momentos
negativos a maxima diferenga foi de 31KN.m, mas quando comparado em

porcentagem com o apoio rigido, a diferenca € de somente de 0,75%.



Quadro 13 - Momentos Fletores de Calculo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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o Mdur(RNm) [

5, [ (RN S L

%

Secao | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel

( 1,';m) ; ; ; ; 694 684 10 [1,42
I (3m) - - - - -1883 -1864 19 1,01
0 (5m) - - - - -4181 -4150 31 0,75
1 (7m) 1059 1059 0 0,01 -2146 -2121 24 1,13
2 (9m) 3733 3733 0 0,00 -712 -695 16 2,29
3 (11m) 5807 5807 0 0,01 - - - -
4 (13m) 7147 7147 0 0,00 - - - -
5 (15m) 7738 7738 0 0,00 - - - -

Fonte: Elaboragao propria

Em que:

Mdu+ e Mdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;




Quadro 14 - Momentos Fletores de Utilizacdo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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. Mdv(utiizagdo)

MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel o |Diferenca) o
Secao max. max. min. min. max. min.
(1,I5Im) ) ) ) ) ) ) ) )
| (3m) - - - - - - - -
0 (5m) - - - - - - - -
1 (7m) 394 394 3 i 0o |002] - i
2 (9m) 2194 2194 727 726 o |000] o0 006
3 (11m) 3518 3518 1503 1502 0 [001] o0 0,02
4 (13m) 4360 4360 1958 1958 0 [000] o0 |001
5 (15m) 4729 4729 2152 2152 0 |000] o0 000

Fonte: Elaboragao propria

Em que:

Md+ (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinagao frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.




Quadro 15 - Momentos Fletores de Utilizacdo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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Miﬁgﬁ‘ggw MEF Apoio Flexivel | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel | > T"*"%?| o | Diferenca | %

Secao max. max. min. min. max. min.

Il (1,5m) 466 461 -344 344 5 1,12 0 0,01
I (3m) -1238 ~1228 -837 -837 10 0,81 0 0,01
0 (5m) 2711 22694 1718 1718 17 0,61 0 0,00
1 (7m) 1247 1234 367 2367 13 1,04 0 0,02
2 (9m) -40 .32 - i 9 |21.08 - -

3 (11m) - - - - - - - -

4 (13m) - - - - - - - -

5 (15m) - - - - - - - -

Fonte: Elaboragao propria

Em que:

Md- (utilizacdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizacdo, obtidos com

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.

combinagao frequente (max.) e a




98

No Quadro 15, houve uma diferenca percentual de 21,08%, entretanto a
diferenca quantitativa foi de 9KN. Houve uma porcentagem acentuada, devido ao
valor baixo das cargas.

No Quadro 16, em que mostra os valores dos esforgos cortantes de Calculo,
somente os valores negativos nao tiveram mudangas acima de 1,5%, em que a

maxima foi de 1,41%, mas com diferenca de somente 6KN.



Quadro 16 - Esforgcos Cortantes de Calculo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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e N 7 TR GO N . Vdu-kN)
_ MEF Apoio | viee aboio Flexivel |2T€7®"%@ % | MEE Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel |D/erensa| %
Secgao Rigido
Il D (om) - - - : 440 434 6 -
D (1,5m) - - - . 672 666 6 -
ID (3m) - - - i -984 978 6 -
0 E (5m) 1863 1860 3 0,16 1247 21240 6 -
0D (5m) 1658 1656 2 013 440 434 6 -
1 (7m) 1351 1349 1 [0.10 672 -666 6 -
2 (9m) 921 920 1 (012 - i ; -
3 (11m) 638 637 0 0,02 - ] - -
4 (13m) 360 360 1 |08 - ] - -
5 (15m) 0 0 0 0,00 0 0 0 0,00

Fonte: Elaboragao prépria

Em que:

Vdu+ e Vdu- sdo momentos de calculo no estado limite ultimo;




Quadro 17 - Esforcos Cortantes de Utilizacdo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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Secao | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel Diferenga| , | Diferenca
max. max. min. min. max. min
Il D (om) ; : - ; ; : ; ;
D (1,5m) - - - - - - - -
I D (3m) - - - - - - - -
0 E (5m) - - - - - - - -
0 D (5m) 1193 1192 650 653 2 0413 2 034
1 (7m) 1051 1050 528 530 1 0,11 2 |0,41
2 (9m) 852 851 390 392 1 009 2 |056
3 (11m) 569 568 177 176 1 012 1 0,71
4 (13m) 381 381 - ; 0 0,02 ; ]
5 (15m) 192 192 : : 0 |018 -

Fonte: Elaboragéo propria

Em que:

Vd+ (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdao, obtidos com combinagdo frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.

Nota-se que nenhuma diferenca percentual foi acima de 1% no quadro 17.




Quadro 18 - Esforgos Cortantes de Utilizacdo (MEF Rigido x MEF Flexivel)
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Secao | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel | MEF Apoio Rigido | MEF Apoio Flexivel D'ferf’"ga % D'fer'e"ga %
max. max. min. min. max. min.
Il D (om) -204 2290 2211 2211 3 [113] 0  |0,01
D (1,5m) 434 431 2271 2271 3 075 0 0,00
ID (3m) 627 624 2365 365 3 |052] 0 |0,00
0 E (5m) -800 797 484 484 3 |042] o0 0,00
0D (5m) - - - - - - -
1 (7m) - - - - - - - -
2 (9m) - - - - - - - -
3 (11m) - - - - - - - -
4 (13m) - - - - - - - -
5 (15m) - - - - - - - -

Fonte: Elaboragao prépria

Em que:

Vd+ (utilizagdo) sdo momentos de calculo no estado limite de utilizagdo, obtidos com combinacdo frequente (max.) e a

combinagao quase permanente (min.), respectivamente.
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No Quadro 18, nota-se o unico valor percentual acima de 1% na segéo Illl D
(Om) para o maximo valor do esforgo cortante de utilizagao negativo.

Como ja descrito na bibliografia estudada, a consideragéo da interagéo solo-
estrutura aparece como influente sobre os esforgos internos das estruturas. No

entanto, nos resultados obtidos no modelo computacional, isso ndo aconteceu.
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5 CONSIDERAGOES FINAIS

Por meio de revisdo bibliografica e da obtencdo dos esforgos, o trabalho
realizado buscou fornecer contribuicbes sobre a consideragcdo da interagdo solo-
estrutura em pontes rodoviarias em concreto armado, uma vez que, o assunto ainda
€ praticamente inexistente nos livros didaticos.

Com os resultados obtidos, tentou-se mostrar a importancia da consideragao
do solo nos projetos estruturais através das tabelas comparativas entre o calculo
manual convencional, e da modelagem do Projeto 1 com e sem a consideragao da
ISE.

A primeira comparagao realizada serviu pra validar o modelo langado no
software SAP2000, a fim de comprovar a viabilidade da utilizacdo de programas
computacionais comerciais. Neste procedimento puderam-se constatar algumas
mudangas tanto nos momento de calculos positivos quanto nos negativos, assim
como nos momentos de utilizacdo. Essa redistribuicdo trouxe mudancas
significativas nos esforgos na longarina. Ressalta-se que no modelo computacional
analisa-se a estrutura como um todo, enquanto que no calculo manual foram feitas
uma série de simplificacdes.

Na segunda comparacao, entre os resultados obtidos da modelagem sem a
ISE e com a ISE, nao foi observada variagao entre os modelos. Esta ndo influéncia é
creditada a existéncia de aparelhos de apoio desligando os pilares das longarinas,
tornando a viga isostatica. A modelagem destes aparelhos deu-se como elementos
de mola (links) com constantes elasticas citadas como comuns para os elastémeros.
Como ndo eram transmitidos momentos pelos aparelhos de apoio, a influéncia do

ISE foi pouco sentida nas longarinas.

Sugestao para trabalhos futuros

Sugere-se analisar uma ponte ou viaduto que seja monoliticamente ligada
entre os pilares e tabuleiro, sem aparelhos de apoio. Buscando evidenciar a
influéncia ou nao da ISE sobre os esforgos internos.

Considerar os carregamentos horizontais sobre o modelo computacional,

avaliando também a influéncia da ISE sobre a estrutura.
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ANEXOS

ANEXO A — Modelo de ponte rodoviaria em concreto armado
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