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RESUMO

CARDOSO, Marco Antonio Nakata, M.Sc., Universidade Federal de Vigosa, outubro
de 2022. Metodologia de avaliagdo da seguranga estrutural de pontes de
concreto armado. Orientador: Didégo Silva de Oliveira. Coorientadores: José Carlos
Lopes Ribeiro e José Maria Franco de Carvalho.

As pontes sao estruturas essencias para o sistema socioeconémico de um pais sendo
que, em territorio brasileiro, grande parte dessas estruturas sdo antigas e de concreto
armado, além de n&o terem disponiveis o0s projetos estruturais originais.
Simultaneamente ao envelhecimento dessas estruturas, houve uma mudanca
significativa das caracteristicas dos veiculos que trafegam nas rodovias,
principalmente aumentando a variedade, quantidade e carga. Portanto, existe a
necessidade de uma analise completa do comportamento dessas estruturas. Houve,
nos ultimos anos, um desenvolvimento significativo de metodologias simples e
consistentes para a avaliagdo da seguranga de estruturas sendo, umas delas, o Rating
Factor (RF). A reconstituicdo do projeto vem para sanar a auséncia dos projetos
estruturais originais, auxiliando na obtengao da resisténcia de projeto (Ry4), sendo que,
alguns autores propdem fatores de reducdo da capacidade (¢) baseados na nota
técnica da estrutura. O presente trabalho propée uma metodologia de avaliagdo da
segurancga estrutural de pontes de concreto armado, onde existem dois modelos de
avaliacdo: o Modelo I, que toma a resisténcia residual do elemento (®PR,) baseada na
nota técnica; e o Modelo I, que utiliza ensaios para estimar informacdes sobre os
materiais e secdes de armadura. Foram realizados estudos de casos de trés pontes
de concreto armado distintas: idade, classe, vaos, largura e condi¢des de apoio
diferentes. Primeiramente realizou-se as inspec¢des e vistorias com o intuito de:
catalogar todas as patologias; atribuir notas técnicas; obter as dimensdes da estrutura
para a reconstituicido do projeto; e realizar os ensaios complementares. Por fim,
realizou-se a reconstituicdo do projeto e a analise da seguranga estrutural. A analise
dos resultados tem mostrado que o Modelo | € mais conservador do que o Modelo I,
pois este considera propriedades dos materiais obtidas com a reconstituicdo do

projeto e resultados obtidos com os ensaios complementares.



Palavras-chave: Pontes. Concreto armado. Seguranga estrutural. Ensaio n&o-
destrutivos. Reconstituicdo de projeto.



ABSTRACT

CARDOSO, Marco Antonio Nakata, M.Sc., Universidade Federal de Vigosa, October,
2022. Methodology of structural safety assessment of reinforced concrete
bridges. Adviser: Didgo Silva de Oliveira. Co-Advisers: José Carlos Lopes Ribeiro
and José Maria Franco de Carvalho.

Bridges are important structures for the socioeconomic system of a country and, in
Brazilian territory, most of these structures are old and made of reinforced concrete, in
addition to not having the original structural designs available. Simultaneously with the
aging of these structures, there was a significant change in the characteristics of the
vehicles that travel on the highways, mainly increasing the variety, quantity and load.
Therefore, there is a need for a complete analysis of the behavior of these structures.
In recent years, there has been a significant development of simple and consistent
methodologies for assessing the safety of structures, one of which is the Rating Factor
(RF). The reconstruction of the project comes to remedy the absence of the original
structural projects, helping to obtain the design strength (R4), and some authors
propose capacity reduction factors (®) based on the technical note of the structure.
The present work proposes a methodology of structural safety assessment of
reinforced concrete bridges, where there are two evaluation models: Model |, which
takes the element's residual strength (®R,) based on the technical note; and Model I,
which uses tests to estimate information on materials and reinforcement sections.
Case studies of three different reinforced concrete bridges were carried out: age, class,
spans, width and different support conditions. Firstly, inspections and surveys were
carried out in order to: catalog all pathologies; assign technical notes; obtain the
dimensions of the structure for the reconstruction of the project; and carry out additional
tests. Finally, the reconstruction of the project and the analysis of structural safety were
carried out. The analysis of the results has shown that Model | is more conservative
than Model Il, as it considers material properties obtained with the reconstitution of the

project and results obtained with the complementary tests.

Keywords: Bridges. Reinforced concrete. Structural safety. Non-destructive testing.

Reconstruction of the project.
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1. INTRODUGAO

Pontes e viadutos, também conhecidos como OAEs, sdo elementos muito
importantes para o sistema socioecondmico, principalmente em um pais cujo
transporte € predominantemente rodoviario, como o Brasil (MASCARENHAS;
CARVALHO; VITORIO, 2019).

Um estudo realizado por Mendes (2009) mostra que grande parte das pontes
da malha rodoviaria federal brasileira sdo antigas (mais de 40 anos) e de concreto
armado, algumas com auséncia de informagdes, como por exemplo: ano de
construgéao, trem-tipo de projeto (classe); tipo de estrutura, etc. Guimaraes et al. (2020)
explicam que a auséncia de informagbes ocorre devido a falta de catalogagao
adequada e de registros quando ocorre a substituicdo, restauracao e reabilitacéo
dessas estruturas em virtude da necessidade de manutencdo, conservagao e
adequacao ao volume de trafego. Uma alternativa para a obtengdo de informagdes
sobre a época de projeto e a classe, desde que tenham mantido ou que sofreram
pequenas modificacdes nas suas caracteristicas originais, € a utilizagao do Manual de
Inspegdes de Pontes Rodoviarias (DNIT, 2004), o qual indica as seg¢des transversais
tipicas de diversos periodos de construgcdes de OAE’s.

Paralelamente ao envelhecimento dessas estruturas (muitas com sinais
perceptiveis de deterioragdo e com auséncia do conhecimento sobre o grau de
comprometimento da estrutura), as caracteristicas dos veiculos que trafegam nas
rodovias brasileiras tém mudado significativamente nas ultimas décadas,
principalmente aumentando a variedade, quantidade e capacidade de carga
(JUNGES, 2017; MENDES; MOREIRA; PIMENTA, 2012). Portanto, as estruturas
existentes, principalmente as mais antigas e com maior grau de deterioracao,
necessitam de uma analise completa do comportamento da estrutura. Com a auséncia
de informagdes para essa analise, a ABNT NBR 7187 (2021) recomenda a
reconstituicdo do projeto com base em critérios, recomendagdes e normas da época

de sua construgao e a verificagao das condigdes atuais de esforgos e normas vigentes.
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1.1 OBJETIVOS
1.1.1 Objetivo Geral

O objetivo geral desta pesquisa é propor uma metodologia de avaliagdo da
seguranga estrutural de pontes e viadutos de concreto armado, considerando a

evolugao dos critérios normativos de projeto e dimensionamento.

1.1.2 Objetivos Especificos

Os seguintes objetivos especificos sao listados:

¢ |dentificacdo da evolugao histérica dos critérios normativos brasileiros
para o projeto e dimensionamento de pontes e viadutos de concreto
armado relacionados a: resisténcia dos materiais, acbes e suas
combinacdes, coeficiente de impacto, critérios de dimensionamento de
longarinas, etc.;

¢ Anadlise das metodologias existentes para avaliagdo da seguranca
estrutural de pontes e viadutos de concreto armado, considerando a
deterioracio da estrutura;

e Realizacao de trés estudos de caso em pontes antigas para a aplicagéo
da metodologia proposta, a fim de verificar sua capacidade de carga real

conforme a normatizagao vigente.
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1.2 JUSTIFICATIVA

A frota de veiculos no Brasil tem aumentado consideravelmente nas ultimas
décadas, assim como a capacidade de carga desses veiculos. Esses fatores mostram
a necessidade de avaliar a real capacidade de carga das pontes antigas,
principalmente as mais deterioradas. Atualmente, a avaliagdo da capacidade de carga
de pontes antigas é feita a partir da normatizagdo vigente com base na estrutura
integra, sem a consideragdo de uma reducdo da capacidade devido ao grau de
deterioracao.

A utilizacdo de critérios de projeto e dimensionamento presentes na
normatizagao vigente para a avaliagdo da capacidade de carga apresenta a vantagem
de obter niveis de seguranga mais realistas. Porém, a aplicagdo em estruturas antigas
apresenta as desvantagens: limitagdo das informag¢des apresentadas nos projetos,
como por exemplo as caracteristicas dos materiais utilizados na época da construcéao;
escassez de modelos matematicos que incorporem os efeitos negativos da
degradagao da estrutura em sua capacidade resistente; etc.

Apesar de variados estudos que vém sendo realizados ao redor do mundo,
verifica-se a necessidade de uma metodologia para avaliar a real capacidade de carga
de pontes antigas com base na normatizagdo vigente, e que seja adequada a

realidade das pontes brasileiras.
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1.3 ESTRUTURA DA PESQUISA

Além do capitulo inicial, o trabalho consta de quatro capitulos e dois
apéndices.

O capitulo 2 é composto por uma revisdo de literatura, onde o historico
mundial de pontes e viadutos € abordado brevemente, assim como a composicao das
OAE’s em territorio brasileiro. Algumas das principais patologias em pontes e viadutos
de concreto armado também sao abordadas, assim como a atribuicdo de notas
técnicas a essas estruturas por meio metodologias de avaliagdo da condigdo com
base em inspec¢des e vistorias. Posteriormente, comenta-se sobre metodologias de
andlise da segurancga estrutural dessas estruturas, com énfase na metodologia do
Rating Factor (RF). Como a maioria dessas estruturas nao tem disponivel o projeto
estrutural, aborda-se também nesse capitulo sobre a reconstituicdo do projeto para a
obtencgao do RF, assim como uma breve apresentacao da evolugdo da normatizagao
brasileira para o dimensionamento dessas estruturas. Por fim, ensaios
complementares para caracterizacdo da estrutura sdo abordados.

No Capitulo 3 é apresentada a metodologia proposta para avaliagdo da
segurancga estrutural de pontes e viadutos de concreto armado, com base em dois
modelos.

O capitulo 4 é reservado para a aplicagdo dessa metodologia proposta em
trés exemplo de estrutura: duas pontes e um viaduto. Ao fim, sdo comparados os
resultados obtidos para cada modelo da metodologia proposta.

No capitulo 5 sdo apresentadas as conclusdes deste estudo, assim como
sugestdes para trabalhos futuros.

As referéncias bibliograficas e os apéndices sao apresentados na sequéncia.
No Apéndice A é apresentado, de forma completa, uma revis&o de literatura sobre a
evolugcao da normatizagao brasileira para o dimensionamento de pontes e viadutos de
concreto armado. Nos Apéndices B, C e D sao abordados, de forma completa, as trés

aplicagbes da metodologia proposta.
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2. REVISAO DE LITERATURA

2.1 ESTRUTURA DA REVISAO

A revisao de literatura, com énfase em pontes e viadutos de concreto armado,
aborda sobre o histérico mundial e sobre a composicao dessas estruturas em territério
brasileiro. Posteriormente, aborda-se as principais patologias nesse tipo de estrutura
e as metodologias de avaliagdo da condigdo estrutural, onde uma nota técnica é
atribuida para cada elemento ou para a estrutura como um todo. Consequentemente,
aborda-se as metodologias de avaliacdo da seguranga estrutural, as quais

correlacionam a nota técnica com um fator de redugéo de capacidade (®P).

Por fim, mais trés tépicos sdo abordados: um deles fala da avaliacdo da
segurancga estrutural, com base no Rating Factor, que requer a reconstituicdo do
projeto dessas estruturas em casos de inexisténcia de dados de projeto, a qual leva
ao outro tépico que trara da evolugdo da normatizagdo brasileira pertinente ao
dimensionamento de pontes de concreto armado. O ultimo tépico trata de ensaios
experimentais de caracterizagao e resposta da estrutura, permitindo uma avaliagao

baseada em dados reais.

2.2 PONTES E VIADUTOS

Pontes ou viadutos sédo aqueles elementos rodoviarios e ferroviarios utilizados
para a transposigao de obstaculos naturais ou ja criados pelo homem, afim de dar
continuidade a uma via de comunicagao qualquer. Quando o obstaculo transposto é
um rio, denomina-se ponte, € quando é um vale ou outra via, denomina-se viaduto
(Figura 2.1) (GAMA, 2014; MARCHETTI, 2008).

Figura 2.1 — Esquema ilustrativo de pontes e viadutos.

7”2" S— l/// I
Sesel Su g
7 @'» / Ay

P ”%W
(a) Ponte (b) Viaduto
Fonte: EL DEBS E TAKEYA (2007).

Obras de Arte Especiais (OAE’s) podem ser definidas como grandes
construgbes de infraestrutura destinadas a estruturar ou fortalecer redes viarias,

circulagao de pessoas, produtos e veiculos. Segundo a ABNT NBR 9452 (2016), as
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pontes e os viadutos, assim como os pontilhdes e as passarelas, se enquadram nessa

classificagao.

2.2.1 Histoérico de pontes e viadutos de concreto armado

A ponte existente mais antiga ja encontrada no mundo é a Ponte de Girsu
(Figura 2.2), localizada no Iraque. Construida no terceiro milénio a.C., a ponte de
tijolos foi descoberta em 1920, porém somente em 2017 que os trabalhos de

escavagao e conservagao recomegaram.

Em 1779 foi inaugurada com a revolugao industrial, na Inglaterra, a Ironbridge
(Figura 2.2), considerada a primeira ponte de ferro fundido do mundo. Em 1874, com
0 avango da tecnologia, inaugurou-se nos Estados Unidos a Eads Bridge (Figura 2.2),

a primeira ponte em a¢o do mundo.

Construida em 1875 na Franga, a ponte mais antiga do mundo construida com
a técnica e o material do cimento armado € a Ponte de Monier (Figura 2.2). Segundo
Magalhdes (2017), o jardineiro e horticultor francés Joseph Monier (1823-1906)
patenteou a técnica do cimento armado, a qual unia armacdes de ferro, ceramicas e
pedras a argamassa composta por cimento. Décadas depois, a partir de 1892, teria
surgido a nomenclatura “concreto armado”, que foi difundida no século XX.
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Figura 2.2 — Linha do tempo das pontes

IRONBRIDGE PONTE DE MONIER

Inglaterra (1779) Franga (1875)
Ponte de ferro fundido Ponte de cimento armado
< < . »- » ANO
PONTE DE GIRSU EADS BRIDGE
Irague (3° milénio a.C ) Estados Unidos (1874)

Ponte de tijolos Ponte de aco

Fonte: O autor.

2.2.2 Pontes e viadutos de concreto armado brasileiros

Grande parte das pontes integrantes da malha rodoviaria federal brasileira foi
construida antes de 1984, possuindo capacidade estrutural incompativel com as
solicitagdes impostas pelo trafego atual (OLIVEIRA; CALIXTO, 2014).

Dados obtidos na BDOAE do ano de 2017 identificavam a existéncia de 8336
OAE’s sob jurisdicdo do DNIT, sendo 7515 pontes e viadutos, incluindo as pontes de
madeira. Na Tabela 2.1 é mostrada a distribuicdo dos tipos de sistema estrutural das
pontes e viadutos, sendo notavel a predominancia das tipologias de concreto armado.
Existe um elevado numero de pontes e viadutos sem informagéo acerca do tipo de
estrutura, evidenciando a caréncia de um sistema de gestao mais robusto e completo,
0 que pode ser prejudicial para a boa manutencdo e recuperagdo dessas obras
(MASCARENHAS; CARVALHO; VITORIO, 2019).
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Tabela 2.1 — Tipo de estrutura das pontes e viadutos.

Tipo de estrutura Quantidade Porcentagem (%)
Concreto armado 3667 48,80
Concreto protendido 765 10,18
Metalica 5 0,07
Mista 111 1,48
Madeira 223 2,97
Nao informado 2744 36,51

Fonte: Elaborada com dados extraidos de BDOAE.

Segundo Silva et al. (2014), a maioria das pontes da malha rodoviaria federal
foram construidas na década de 60. Mendes (2009) mostra que o cenario das 5619
pontes, cadastradas no DNIT, que estavam implantadas nas rodovias federais era o

seguinte:

e 2313 (41,2%) pontes nao possuem cadastradas informacgdes sobre o ano de
construgdo. Das pontes com informacdes cadastradas, 2284 (69,1%) possuem

idade superior a 40 anos (construidas até o ano de 1976);

e 3154 (56,1%) pontes ndo possuem cadastradas informagdes sobre o trem-tipo
de projeto. Das pontes com informacdes cadastradas, 2228 (90,4%) foram

projetadas com trens-tipo de 240 kN ou de 360 kN.

2.3 PATOLOGIAS EM PONTES E VIADUTOS DE CONCRETO ARMADO

O termo patologia provém das palavras gregas pathos (sofrimento, doenga) e
logia (ciéncia, estudo), cujo significado é “estudo das doencgas”, podendo entédo ser
compreendido como o estudo do desvio daquilo que € admitido como a condi¢ao
normal ou esperada de algo (anormalidade), que conflita com a integridade ou o
comportamento habitual do elemento (BOLINA; TUTIKIAN; HELENE, 2019).

As diversas acdes as quais as pontes de concreto armado estdo submetidas,
assim com o seu uso continuo e a falta de programas preventivos de manutengao
sujeitam as pontes a acéo de diversas patologias da construgéo, ocasionando o seu
envelhecimento e deterioragdo, comprometendo a sua estrutura e funcionalidade
(LOURENCO et al., 2009; MASCARENHAS et al., 2019).

Os procedimentos de manutencdo, alegados serem de alto custo, sdo
desprezados na maioria das pontes e edificacdes, resultando na aceleragcado da
deterioragdo e do surgimento de patologias na estrutura (MASCARENHAS et al.,
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2019; SARTORTI, 2008). Quando realizados em intervalos de tempo adequados, os

procedimentos de manutengdo podem garantir o desempenho minimo da estrutura

durante a sua vida util, conforme a Figura 2.3.

Figura 2.3 — Efeitos dos procedimentos de manutengdo no desempenho da estrutura ao longo de sua
vida Util.

\ Manutencao
Pequenos reparos

Grandes reparos
Reforcos

Custo
/ decorrecao

Desempenho

Desempenho minimo

' Desempenho
| da estrutura

Tempo™
f Vida util =J|

Fonte: Adaptado de BOLDO (2002).

A Lei de Sitter ou Lei dos 5 (Figura 2.4) demonstra que os custos de
manutengao evoluem de forma progressiva, os quais podem ser minimizados quando
antevistos na etapa de projeto. Os custos devidos a intervengdes tardias seguem uma
projecdo geométrica de ordem cinco em relagéo aos custos com medidas preventivas
adotadas na etapa de projeto (CAVALLI; DOTAF, 2008; HELENE, 1992).

As patologias encontradas em pontes e viadutos tém natureza variada, sendo
que, uma possivel explicagdo para o seu desenvolvimento € a ocorréncia de falhas e
incorregcdes em uma das etapas de construgcdao (LOURENCO et al., 2009). Segundo
Helene (1988), grande parte das manifestagbes patologicas tem origem nas fases de
planejamento e projeto (Figura 2.5), sendo, em geral, mais graves do que as que tem

origem nas falhas dos materiais ou na ma execugao.
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Figura 2.4 — Lei de Sitter ou Lei dos 5.
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Fonte: Adaptado de SITTER (1984).

Projetos de engenharia mal detalhados, construgdo com planejamento e
controle insuficientes, técnicos e operarios nao qualificados e prazos de execugao
extremamente curtos resultam, quase sempre, em estruturas de ma qualidade que se
deterioram prematuramente e que exigem altos custos de recuperagao e de reforgo
para se manterem em condi¢des de uso (SOUZA; RIPPER, 2009).

Figura 2.5 — Origem das patologias conforme a etapa de construgéo.

Planejamento

Uso 4%
10%
Projeto
Execucgdo 40%
28% | \
Materiais
18%

Fonte: Adaptado de HELENE (1992).
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Sabendo disso, nesse topico serdo brevemente abordadas as patologias mais
recorrentes em pontes e viadutos de concreto armado e que afetam as condigdes

estrutural e de durabilidade.

2.3.1 Principais patologias em pontes e viadutos de concreto
armado

2.3.11 Fissuragao

As fissuras indiciam que a estrutura esta reduzindo sua durabilidade e nivel de
seguranga, comprometendo sua utilizagdo tanto na reducdo da vida util quanto no
prejuizo ao seu funcionamento e estética, podendo ocasionar a corrosdo das
armaduras em ambientes agressivos (CARMONA, 2005). Segundo Lungisansilu, Felix
e Mendes (2021), a fissuragao do concreto € um fendmeno que ocorre praticamente
nas zonas submetidas aos esforgcos de tracao devido a baixa resisténcia a tracao do
concreto e cujo panorama de fissuragao sofre influéncia da taxa de armadura existente

na regiao.

As causas da fissuragdo podem ser variadas, sendo algumas proprias do
material concreto (cura deficiente, retracdo e expansao) e outras devidas a erros de
projeto, de utilizagcdo ou de execugéao (variagdes de temperatura, ataques quimicos,

excesso de carga e recalques diferenciais) (DNIT, 2004).

Segundo Curcio (2008), as fissuras passam a constituir um problema patologico
quando apresentam abertura superior aos valores admissiveis ou quando nao sao
originarias do funcionamento normal da peca. A abertura maxima caracteristica (wk)
das fissuras nao deve ultrapassar os limites recomendados pela ABNT NBR 6118
(2014), afim de atender as exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuragdo e a
protecdo da armadura. Na Tabela 2.2 estdo apresentados esses limites, em funcao
das classes de agressividade ambiental (CAA’s).

Tabela 2.2 — Exigéncias de durabilidade relacionadas a fissuragao e a protecdo da armadura, em
fungdo das classes de agressividade ambiental.

CAA Exigéncias relativas a fissuragio’
I wk< 0,4 mm

el wk< 0,3 mm
v wk< 0,2 mm

Notas: ' Verificagdo conforme o estado-limite de abertura de
fissuras (ELS-W), para uma combinagao frequente de agdes.
Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014).
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Serao exemplificados a seguir alguns exemplos de fissuras.

Algumas pontes apresentam fissuras nas lajes nas regides do engrossamento
das longarinas (regido de mudancga de rigidez da sec¢ao do tabuleiro, passando de
uma seg¢ao mais rigida para uma menos rigida) devido a falta de armadura longitudinal
nas lajes ou a erros nos processos de concretagem, conforme a Figura 2.6.
Associando-se essa descontinuidade com o grande comprimento do tabuleiro e, em
alguns casos, com a auséncia de aparelhos de apoios médveis, tem-se que a possivel
causa do surgimento dessas fissuras seria a variagdo de temperatura no tabuleiro, o

qual ndo possui juntas de dilatag&o.

Figura 2.6 — Fissuras na laje proxima aos apoios.
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Fonte: Adaptado de VITORIO (2002)

No Manual de Inspecgao de Pontes Rodoviarias (DNIT, 2004) s&o apresentados
outros tipos de fissuras que podem surgir nas lajes, com as suas possiveis causas,

conforme descrito na Figura 2.7.
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Figura 2.7 — Tipos de fissuras em lajes de concreto armado.
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Assim como nas lajes, no Manual de Inspe¢des de Pontes (DNIT, 2004) séao
apresentados alguns tipos de fissuras que podem surgir nas vigas das pontes (Figura
2.8).

Figura 2.8 — Fissuras em vigas.
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Fonte: Adaptado de DNIT (2004).
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2.3.1.2 Carbonatagao

O hidréxido de calcio [Ca(OH)2], um dos produtos da hidratagdo do cimento, é
o principal responsavel pelo ambiente alcalino do concreto. A elevada alcalinidade cria
uma camada passivante ao longo das armaduras presentes no concreto armado,
protegendo-as da corrosdo (WERLE; KAZMIERCZAK; KULAKOWSKI, 2011).

A carbonatacao ocorre naturalmente nas estruturas de concreto, promovendo
mudangas na microestrutura e uma redugao da alcalinidade do concreto (Figura 2.9),
podendo despassivar as armaduras e deixando-as propensas a corrosao. Consiste
em um fenémeno fisico-quimico entre o gas carbdénico (COz2) presente na atmosfera e
os produtos da hidratagdo do cimento, resultando, principalmente na precipitagdo do
carbonato de calcio (CaCOs) (FERREIRA, 2013; WERLE; KAZMIERCZAK;
KULAKOWSKI, 2011).

Figura 2.9 — Avanco da frente de carbonatagéo e alteragdo do pH do concreto.

Cobrimento

COs2 CO2
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Superficie

do
concreto

Avanco da carbonatacao

8 pH <12 B b 12
TIHm i
AL
Alteragao do pH do concreto
o L 1o L N
ternpo .~

W z0na nao carbonatada
[] zona parcialmente carbonatada
1 Zona carbonatada

Fonte: Adaptado de POSSAN (2010).

O estudo de Réus et al. (2016) constatou que a carbonatagdo aumenta a dureza
superficial do concreto, superestimando os resultados de resisténcia a compressao
estimados pelos ensaios de esclerometria e de ultrassonografia. Verificou-se também
que as variagdes nos ensaios de esclerometria e de ultrassonografia ndo sao
proporcionais a profundidade de carbonatacéo do concreto e, que concretos com mais

reserva alcalina tendem a apresentar uma maior colmatacdo dos poros superficiais,



25

influenciando diretamente os resultados de resisténcia a compressao do concreto

obtidos com esses ensaios.

2.3.1.3 Corrosao das armaduras

7

A corrosdo das armaduras (Figura 2.10) é o principal responsavel pela
deterioracdo precoce das estruturas de concreto armado, pois tem como
consequéncia direta a reducdo da segado das armaduras e consequentemente da
resisténcia mecanica dos elementos (ANGST et al,, 2020; HANSSON, 2016). Os
produtos da corrosdo geram tensdes internas e podem promover a perda de aderéncia
entre 0 aco e o concreto e a fissuragao e desplacamento do concreto de cobrimento
(GENTIL, 2003; MEHTA; MONTEIRO, 2014).

Figura 2.10 — Armadura exposta e croida.
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Fonte: O autor.

Concretos muito permeaveis (elevada relagao agua/cimento) ou estruturas com
cobrimento de concreto insuficiente/inadequado favorecem o ingresso de agentes
agressivos e desprotegem as armaduras contra a corrosdo (CHEMROUK, 2015)
Segundo Silva (2007), a carbonatagdo € um dos fatores que contribuem para a
corrosao, a qual reduz o pH do concreto e despassiva a armadura, desencadeando o
processo de corroséo na presenca de umidade e comprometendo a seguranga e a

durabilidade da estrutura.
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2.3.1.4 Lixiviagao e eflorescéncia

A lixiviagao consiste na dissolucdo e transporte do hidréoxido de calcio
[Ca(OH)2], produto de hidratacdo da pasta de cimento endurecida, acarretando na
diminuicdo do pH do concreto e na decomposigdo de outros hidratos.
Consequentemente, ocorre 0 aumento da porosidade do concreto que, com o tempo,
se desintegra. Esse processo ocorre devido ao ataque de aguas puras ou com poucas
impurezas, aguas pantanosas, subterraneas, profundas ou acidas, sempre que
puderem circular e renovar-se (SOUZA; RIPPER, 2009).

As eflorescéncias (Figura 2.11), produto da lixiviagdo, sdo depdsitos salinos
com aparéncia esbranquicada formados na superficie da estrutura, podendo causar
prejuizos estéticos e o surgimento de manifestagdes patoldgicas mais sérias
(MARTINS; FIORITI, 2014).

Figura 2.11 — Eflorescéncia na laje de um viaduto.

Fonte: O autor.
2.3.1.5 Deformacgao excessiva

Deformacgdes excessivas podem causar o aparecimento de fissuras no

elemento estrutural, afetando a estética e a durabilidade.



27

2.3.1.6 Recalque de apoio

Os recalques diferenciais, gerados por imperfeigdes no solo, sdo 0s mais criticos
e podem vir a ocorrer nas fases de projeto (devido a um projeto deficiente), execugéo
ou utilizagdo. A redistribuigdo dos esforcos ao longo da estrutura pode gerar
fissuragdes e deformagdes ao longo da estrutura.

2.3.1.7 Problemas em aparelhos de apoio

A deterioracido dos apoios pode evoluir com o passar do tempo e trazer sérias
consequéncias, mas pode ser acelerada caso alguns erros tenham sido cometidos,
seja na fase de projeto ou na execugao da obra. Como exemplo, a escolha equivocada
da classe de agressividade ambiental do local da construgédo da ponte, ou até mesmo

o posicionamento inadequado das armaduras (HELENE, 1992).

2.3.1.8 Desagregacao do concreto

Desagregacéao (Figura 2.12) pode ser definida como a separacao fisica de
placas ou fatias de concreto, com perda de monotolismo e, na maioria das vezes,
perda também da capacidade ligante entre os agregados e a pasta de cimento.
Consequentemente, o elemento que apresenta essa patologia perde, localizadamente
ou globalmente, a capacidade de resistir aos esforgcos que solicitam (SOUZA;
RIPPER, 1998).

Figura 2.12 — Desagregacéo do concreto em pilar de sustentacdo de uma ponte.

ol

Fonte: ANTUNES DE OLIVEIRA et al. (2020).
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A desagregacao pode ser provocada, em geral, pela expansdo devido a
oxidacdo ou dilatagdo das armaduras, ao aumento de volume do concreto quando
este absorve agua ou &s movimentacdes estruturais e choques (VITORIO, 2002).
Além desses fatores, a desagregacédo pode ocorrer, ainda, por agdes bioldgicas,

carbonatacao do concreto, corrosio, fissuracdo e movimentacao de formas.

2.3.1.9 Impacto de veiculos

O impacto de veiculos pode causar danos estruturais (Figura 2.13), podendo

até mesmo levar ao colapso da estrutura, e danos a seguranga dos usuarios da ponte.

Figura 2.13 — Caminhdo com cagamba levantada ate em ponte do Piqueri, na Marginal Tieté.

Fonte: Resk e Rebelato (2015).
2.3.1.10 Erosao

Segundo Vitdrio (2002), a erosdo € um dos fatores que mais influenciam no
aparecimento de problemas na infraestrutura de uma ponte. A erosdo pode ser
causada por uma cheia através da rapida elevacdo do nivel da agua, com
movimentacdo e rebaixamento do leito do rio. Também pode ser causada pela
obstrugao da calha do rio (Figura 2.14), muitas vezes pelos proprios pilares do rio, que
reduzem a secado de vazao, acarretando na perturbagcdo da agua, no aumento da
velocidade de escoamento e no aumento da intensidade da zona de eros&o em torno

dos pilares, podendo causar riscos a estabilidade das fundacgdes.
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Figura 2.14 — Erosdo dos fundos e deformagéo da
- -t 3T e T TN

N

ponte Ohutu.

Fonte: SILVA (2008).

2.4 AVALIAGAO DA CONDIGAO DE PONTES E VIADUTOS DE
CONCRETO ARMADO

As estruturas de pontes estdo sujeitas a deterioragdo com o passar do tempo,
sendo um problema bastante complexo para os 6rgaos publicos estadual e federal, e
para as concessionarias responsaveis por gerir € manter essas OAE’s. Portanto,
cuidados sao necessarios para que essas estruturas nao se debilitem e fiquem
vulneraveis as agdes de agentes (enddgenos ou exdgenos) que ponham em risco as
suas condicbes de estabilidade e funcionalidade. Nesse sentido, aplicagbes de
metodologias de inspec¢ao para pontes sao pertinentes (ALSHARQAWI; ZAYED; ABU
DABOUS, 2018; MEDEIROS et al., 2020).

Algumas metodologias de inspegao classificam as pontes, ou os seus
componentes, através de uma nota técnica, com base nos danos. Classificagdes
brasileiras, como a do DNIT (2004) e a da ABNT NBR 9452 (2019), e algumas
estrangeiras, como AASHTO (2010), FHWA (1995), Zadlauskas e Augonis (2021) e
COST 345 (2007), sao apresentadas a seguir.

2.41 DNIT (2004)

O Manual de Inspeg¢des de Pontes Rodoviarias (DNIT, 2004) traz uma

avaliagao qualitativa da estrutura, a qual classifica o estado de conservagao conforme
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a gravidade dos problemas existentes no elemento (Tabela 2.3). A condigdo da ponte
é dada pela nota atribuida ao elemento mais degradado.

Segundo Giovanetti e Pinto (2014), apesar de ser um método simples, a
avaliacao é subjetiva, pois depende fortemente da qualificagdo do inspetor. Além

disso, a nota da ponte pode ser generalizada devido a um unico dano.
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2.4.2 ABNT (2019)

Conforme Simdes, Rodrigues e Pinheiro (2021), a metodologia de avaliagéo da
ABNT NBR 9452 (2019) consiste em atribuir notas de classificagcdo (1 a 5) as
anomalias identificadas na inspec¢ao, afim de representar, por um valor numérico, a

condigao geral da ponte.

A avaliagao é realizada conforme trés parametros: estrutural, funcional e de
durabilidade (Tabela 2.4). Os parametros estruturais estao relacionados a seguranca
estrutural da OAE, enquanto os parametros funcionais, ao conforto e seguranca dos
usuarios, e os parametros de durabilidade, as caracteristicas diretamente associadas

a sua vida util.

Em situagdes que sejam realizadas inspe¢des especiais, cada elemento é
inspecionado e suas anomalias sdo registradas. As notas atribuidas aos parametros
estruturais e de durabilidade sado determinadas conforme a relevancia do elemento
avaliado (principal, secundario e complementar). A nota final € a menor atribuida ao

parametro analisado dentre todos os elementos, conforme a Tabela 2.5.
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Tabela 2.5 — Modelo de ficha de classificacdo da OAE.
Elemento

R El
Parametro Super Meso Infra ementos Nota

complementares Pista .
estrutura estrutura estrutura final
Estrutura Encontro

Estrutural
Funcional NA NA
Durabilidade

Fonte: ABNT NBR 9452 (2019).

Segundo Simdes, Rodrigues e Pinheiro (2021), o fato de a metodologia para
inspecdes rotineiras ser exclusivamente visual e se fundamentar em critérios
essencialmente qualitativos, agregando-se a heterogeneidade da formacdo e
experiéncia de inspetores, proporciona um expressivo grau de subjetividade a
inspecédo, acometendo a confiabilidade dos resultados. No caso das inspecgdes
especiais, existem referéncias de classificacdo para nortear a atribuicdo das notas,
porém possuem uma limitagao significativa tanto no numero de condigdes abrangidas,
quanto no detalhamento das descrigcdes indicadas. Existe ainda uma restricdo da
representatividade do resultado das inspeg¢des, visto que as notas de classificagcao
retratam apenas a anomalia mais critica no elemento mais afetado, sem qualquer
impacto das condi¢des das demais partes constituintes da ponte. Além disso, a baixa
discretizagdo dentre as notas nao oferece informagdes suficientes para distinguir

estruturas que apresentam a mesma classificacdo e possuam condi¢cdes diversas.

2.4.3 Estados Unidos (AASHTO, 2010 e FWHA, 1995)

Nos Estados Unidos, os elementos da ponte sdo avaliados e classificados
conforme a Tabela 2.6, sendo que a nota final da ponte é a menor nota atribuida aos

componentes.

No National Bridge Inventory (NBI) estdo compilados dados de inventario e de
inspecéo para apresentacdo a Federal Highway Administration (FHWA), sobre as

condicdes e o desempenho das pontes.
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Tabela 2.6 — Classificagdo de condi¢do geral dos componentes da ponte.

Nota Condigao Descrigao
N NAO SE APLICA -
9 EXCELENTE -
8 MUITO BOA Nenhum problema observado
7 BOA Alguns pequenos problemas
6 SATISFATORIA Elementos estruturais apresentam pequena deterioragao
Todos os elementos estruturais primarios sao sélidos, mas
5 RAZOAVEL podem ter pequenas perdas de se¢ao, rachaduras,

fragmentagéo ou erosao
Perda de secao, deterioracdo, fragmentagao ou eroséo
avangadas
Perda de segao, deterioragéo, lascamento ou erosao
afetaram seriamente os componentes estruturais primarios.
3 SERIA Falhas locais sdo possiveis. Fissuras por fadiga em acgo ou
fissuras por cisalhamento no concreto podem estar
presentes
Deterioracdo avangadas dos elementos estruturais primarios.
Fissuras por fadiga em ago ou fissuras de cisalhamento no
concreto podem estar presentes ou a erosao por ter
removido o suporte da subestrutura. A menos que seja
monitorado de perto, pode ser necessario fechar a ponte até
que uma acgao corretiva seja tomada
Grande deterioragéo ou perda de segéo presente em
componentes estruturais criticos ou movimento
1 FALHA IMINENTE vertical/horizontal evidente que afeta a estabilidade da
estrutura. A ponte esta fechada ao trafego, mas a agéo
corretiva pode ser recolocada em servigo leve.
0 FALHA Fora de servigo — além da agao corretiva
Fonte: (FHWA, 1995).

4 POBRE

2 CRITICA

No programa de financiamento de pontes, com vigéncia atual, os estados
avaliam quatro itens: tabuleiro, superestrutura, subestrutura e bueiro (BOETTGER,
2018). Segundo o Florida Department of Transportation (2016), além desses itens
representarem partes separadas de uma estrutura, o foco &€ para os principais
componentes de suporte de carga e ndo nas necessidades de manutencédo. Sendo
assim, alguns componentes com custos de manutencdo relevantes, como por
exemplo as juntas de dilatagdo, ndo sao ou tem pouca consideragao na atribuigcdo da
classificacdo de condicdo. Constata-se entdo que as quatro classificacbes de
condigao sao insuficientes para fins de gerenciamento de ativos, pois ndo fornecem
informacdes suficientes sobre a causa da deterioracdo, afim de prever condi¢cbes
futuras ou selecionar acdées de manutencido apropriadas, e sobre a extensao da
deterioragao, para a estimativa de custos. A partir disso, um sistema complementar

de inspecao e avaliagao de ponte foi elaborado e implementado.
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O Bridge Element Inspection Manual (AASHTO, 2010) divide em dois tipos de
elementos: National Bridge Elements (NBE) e Bridge Management Elements (BME).
Os NBE’s representam os componentes estruturais primarios da ponte necessarios
para a determinac&o da condic&o geral e da seguranga dos elementos principais de
suporte de carga enquanto os BME’s, os componentes da ponte como as juntas,
camada de pavimentagao e sistemas de impermeabilizagao.

Existem quatro Condition State (CS) para cada elemento (CS1 - Bom; CS2 -
Razoavel; CS3 - Pobre; CS4 - Severo) podendo ser definidos com o auxilio de tabelas,
as quais classificam a dimensé&o dos defeitos mais recorrentes nesse tipo de elemento.
Na Tabela 2.7 é apresentado a classificacdo dos danos mais recorrentes em tabuleiros

de concreto armado, enquanto na Tabela 2.8 sdo apresentados os CS’s.

Tabela 2.7 — Classificagdo dos defeitos em tabuleiros de concreto armado.

Defeitos Reduzido - Pequeno Regular - Moderado Médio - Severo
Rachadura <1,6 mm 1,6 - 3,2 mm >3,2mm
Lascamento menor .
Lascamento maior
que 25 mm de ue 25 mm de
Lascamento/ profundidade ou que 9

Delaminagdes

150 mm de didmetro,
sem armadura

profundidade ou que
150 mm de didmetro
ou armadura exposta

exposta
Densidade de  Espagamento maior Espagamento entre Espagamento menor
rachaduras 0,33e1,0m que 0,33 m
Superficie Acumulo pesado com
Eflorescéncia esbranquigada sem manchas de
acumulo ou lixiviagao ferrugem
Fonte: Adaptado de AASHTO (2010).
Tabela 2.8 — CS’s de tabuleiros de concreto armado.
Defeitos CS1 (Bom) CS2 (Razoavel) CS3 (Pobre) CS4 (Severo)
Rachadura Nenhuma bara Tamanho regular  Tamanho médio A condicao esta
P e/ou densidade e/ou densidade além dos limites
Lascamento estabelecidos
Lascamento .
Lascamento/ Severo ou areas pelo CS3 e/ou
L moderado ou
Delaminagdes/ Nenhuma i reparadas garante uma
; areas reparadas .
Areas reparadas s apresentando um  revisao estrutural
que sao sdlidas L - .
alivio de tensdo  para determinar a
Severa com resisténcia ou
N Moderada com )
Eflorescéncia Nenhuma mancha de capacidade de
mancha .
ferrugem servigo do
Capacidade de Sem redugéo Sem redugéo Sem redugéo elemento ou da
carga ponte

Fonte: Adaptado de AASHTO (2010).
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2.4.4 Eslovénia (COST 345, 2007)

Segundo Giovanetti e Pinto (2014), o método de avaliagdo utilizado pelo
Instituto Nacional Esloveno de Construgdo e Engenharia Civil (ZAG) baseia-se no
somatorio de manifestagdes patoldgicas em cada elemento, levando em consideragao
a importancia do elemento e a extensdo desta manifestagcdo. A classificacdo da

condigao (R) da ponte e/ou seus componentes pode ser descrita pela Equacgao 2.1.

2.1
R= > Vo= Bi-Ky- Ky Ky Ky

onde,

Vp - Valor da classificagdo para um tipo de dano;

B; — O valor desse fator reflete o potencial efeito desse particular tipo de dano (i) na
seguranga e/ou durabilidade do elemento estrutural afetado. Os valores variam de 1
a5;

K;; — O valor desse fator, reflete a importancia do componente ou membro estrutural
para a seguranga de toda a estrutura, podendo ser adotados como 0,3, 0,7 ou 1,0;

K,; — O valor desse fator, que varia de 0,4 a 1, reflete a intensidade do dano. A
intensidade do dano é classificada entre um dos quatro graus: | — leve (0,4), Il - médio
(0,6), Il — grave (0,8), IV — muito grave (1,0);

K3; — O valor desse fator, que varia de 0,5 a 1, reflete a extens&o do dano principal,
sendo classificada conforme a porcentagem dos elementos ou a area da superficie
afetada: elementos individuais (0,5), varios elementos (0,8) ou maior parte da ponte
(1,0);

K4 — O valor desse fator, que varia de 0 a 10, reflete a urgéncia do servigo de
intervengao.

A condicdo da ponte € baseada no valor de R, conforme a classificacéo
apresentada na Tabela 2.9.

Tabela 2.9 — Sistema esloveno de classificagdo da ponte.

Classe Descrigdo R
1 Critica > 20
2 Ruim 14 - 22
3 Satisfatoéria 8-17
4 Boa 3-12
5 Muito boa 0-5

Fonte: Adaptado de COST 345 (2007).
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O método utiliza pardametros mais quantitativos e apresenta as vantagens de
facilitar a comparacgao entre inspecdes da mesma estrutura e reduzir a dependéncia
de fatores humanos, como por exemplo a qualificacdo do inspetor, e a interferéncia
de um unico dano na classificacdo da estrutura. Porém, pode apresentar como
desvantagem, uma classificagdo contestavel devido a somatoéria de pequenos danos
e de danos que se somam naturalmente (GIOVANNETTI; PINTO, 2014).

2.4.5 Lituania (ZADLAUSKAS; AUGONIS, 2021)

A metodologia proposta por Zadlauskas e Augonis (2021), para a avaliagédo da
segurancga de pontes da Lituénia, classifica as estruturas portantes da ponte de 1 a 5,

onde a ponte com nota 1 representa a estrutura com menos danos.

2.5 METODOLOGIAS DE ANALISE DA SEGURANGA ESTRUTURAL DE
PONTES EXISTENTES

Prova de carga é um dos testes mais eficientes para a avaliagdo da seguranca
de uma estrutura ja concluida, porém, nem sempre é viavel devido ao alto nivel de
custo, tempo, requisitos do teste, interrup¢do ou redirecionamento do trafego e
segurancga (OLIVEIRA; JUNIOR, 2007). Podendo ser de natureza estatica e dinadmica,
esse teste tem como objetivo principal a avaliagdo do desempenho das estruturas
quando submetidas as cargas de uso e a verificagéo se ira trabalhar dentro do Estado
Limite de Servico (ELS), conforme estabelecido pela normatizag&o brasileiras vigente.
Em paises da Europa e da América do Norte, € muito comum a realizagdo destes
ensaios em pontes que sao inauguradas, porém, em territorio brasileiro, a realizagao
fica mais restrita a situagcbes em que se almeja obter mais informag¢des sobre o
comportamento de estruturas que ndo tenham os projetos estruturais ou que tenham
sido reforcadas (SOUZA et al., 2021).

Nos ultimos anos tem-se presenciado um desenvolvimento significativo de
metodologias simples e consistentes para a avaliagcado de seguranca de estruturas
(HENRIQUES, 1998). As metodologias de analise da seguranga estrutural
consideradas de simples aplicacéo e indicadas na literatura sdo baseadas no calculo
do Rating Factor (RF), um fator de seguranga proposto pela AASHTO. Consiste
basicamente na relacdo entre a resisténcia ao carregamento moével da segao
analisada e a solicitacdo devido ao carregamento mével do veiculo analisado na

mesma sec¢do. O RF é expresso pela Equagéo 2.2.
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®-Ry—v¢-G
RF = d —Yac " Lk 29
Yo Qr- @

onde,

® - Fator de reducéo de capacidade;

R4 - Resisténcia de projeto;

Gy - Valor caracteristico da agdo permanente;

G - Valor caracteristico da agao variavel,

Y¢ - Coeficiente de majoracdo das agdes permanentes;
Yq - Coeficiente de majoragdo das agGes variaveis;

¢ - Coeficiente de impacto.

O Rating Factor (RF) foi adotado por diversos autores (AGUILAR et al., 2015;
BAGHERI et al., 2018; CUARON et al., 2020; ZADLAUSKAS; AUGONIS, 2021). A
avaliacdo do resultado do RF consiste basicamente em: valor superior a 1,0 indica
que a estrutura pode ser considerada segura para a transposicdo do veiculo
analisado; e valor inferior a 1,0 indica que a estrutura ndo pode ser considerada segura
para a transposicdo do veiculo analisado, podendo ser necessario a realizagao de

estudos mais complexos.
2.5.1 Coeficientes de majoragao das agoes
Os coeficientes majoradores das solicitagbes e o coeficiente de impacto sao
definidos a partir da normatizagao brasileira atual.

2.5.2 Fator de reducao de capacidade (®)

Existem metodologias que definem o fator de redugéao da capacidade de carga
(®) em funcdo da condigdo estrutural atribuida ao elemento ou em fungédo da
classificagdo da ponte. A primeira metodologia, chamada de Método Americano
(AASHTO, 2018), em que o @ é definido pela Equagéo 2.3.

D=0, DD 2.3

onde,
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& . — Fator de condigao, conforme a Tabela 2.10;
@, — Fator do sistema, conforme a Tabela 2.11;

@ — Fator de resisténcia, tomado como 1 quando nenhuma analise for realizada.

Tabela 2.10 — Fator de condigéo.

Condigao estrutural do componente D,
Bom ou satisfatério 1,00

Regular 0,95

Ruim 0,85

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).

Tabela 2.11 — Fator do sistema.

Tipo de superestrutura D
Membros soldados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,85
Pontes de trés vigas com espagamento entre vigas de 6 ft (1,83 m) 0,85
Vigas de piso com espagamento maior que 12 ft (3,66 m) e longarinas ndo-continuas 0,85
Membros rebitados em pontes de duas vigas/treliga/arco 0,90
Membros de multiplas barras em pontes trelicadas 0,90
Demais pontes em viga e pontes em laje 1,00
Subsistemas de longarinas redundantes entre vigas de piso 1,00

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).

A segunda metodologia, chamada de Método Esloveno (COST 345, 2007),

define o @ através da Equacéao 2.4.

® = By - e=ireV 2.4

onde,

Br — Relagao entre as resisténcias médias verdadeira e de projeto da segao critica,
tomado como 1;

ar — Fator de deterioracéo da ponte, representando a condi¢do da ponte conforme a
Tabela 2.12;

B. — Valor alvo do indice de seguranga, tomado como 3,5 para a vida util normal e 2,5
para vida util limitada (até 6 anos ou até a proxima inspecgéao principal);

V - Coeficiente de variagdo da resisténcia do membro, tomado como 10% quando
calculado através de experimentos, 15% quando baseado em informacdes de projeto
e 20% se uma informagao menos confiavel for utilizada.



Tabela 2.12 — Fator de deterioragao conforme o Método Esloveno.

41

. Fator de
Condigéo ~ - . -
Classe . Intervengdes necessarias condicdo ay
inspecionada
(Rc)
1 Muito boa Sem servigo de manutengao/reparo necessario <5 0,3
2 Boa Servigo de manutengao regular necessario 3a10 0,4
3 Satisfatoria Servigo de manutengao/reparo intensificado dentro de 7a15 0.5
6 anos
4 Toleravel Servigo de reparo substancial necessario dentro de 3 12 a 25 0.6
anos
5 Inadequada Reparo e postagem imediata necessarios 22 a35 0,7
6 Critica Fechamento imediato e reparo/reforgo necessarios > 30 0,8

Fonte: Adaptado de ZADLAUSKAS E AUGONIS (2021).

A terceira metodologia, chamada de Método Lituano (ZADLAUSKAS;

AUGONIS, 2021), define o ¢ através da Equacao Tabela 2.5.

Ny

onde,

2.5

agr — Fator de deterioracéo dos elementos ponte, conforme a condigao das estruturas

resistentes da ponte (Tabela 2.13);

Tabela 2.13 — Fator de deterioragdo para o Método Lituano

Classificacao da ponte

(Pontos) R
5 0,05
4 0,10
3 0,20
2 0,25
1 0,35

Fonte: Adaptado de ZADLAUSKAS E AUGONIS (2021).

2.6 RECONSTITUIGAO DO PROJETO

A avaliagdo da seguranga estrutural de estruturas existentes depende de

informacgdes de projeto, que na maioria das vezes nao estdo disponiveis. Briones

(2018) comenta que a avaliagao se torna dificil devido a falta de informacgdes e propde

uma metodologia para a avaliagdo de pontes sem projeto. Apesar de existirem alguns

trabalhos que envolvem a avaliagdo da segurancga estrutural de pontes de concreto

armado sem projeto, esta area se mostra pouca explorada e existe uma nitida lacuna

nas estratégias adotadas em outros paises e bem como no Brasil.
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A reconstituicdo do projeto, recomendada pela ABNT NBR 7187 (2021), leva
em conta os critérios e recomendagdes da época de projeto da estrutura, afim de
estimar a resisténcia a compressao do concreto utilizada no projeto e as armaduras
minimas. Essas estimativas permitem calcular a resisténcia minima de cada se¢ao do

elemento estrutural analisado, com o intuito de verificar a seguranca estrutural.

O Anexo D da ABNT NBR 7187 (2021) trata da avaliacdo de estruturas
existentes, as quais podem ser entendidas como aquelas que ja passaram uma parte
significativa da sua vida util e que tiveram a oportunidade de demonstrar suas
habilidades de prestag¢ao de servigos para os quais foram construidas. Conforme esse
anexo, nos casos de inexisténcia dos projetos originais executivos e de insuficiéncia
de detalhes construtivos para fundamentar uma analise completa do comportamento
da estrutura, € necessario a reconstituicdo do projeto com base em critérios,
recomendagdes € normas da época de sua construgcdo e, posteriormente, a

verificacdo das condigdes atuais de esforcos e normas vigentes.

Quando nao forem identificadas limitagdes estruturais coerentes com a
anomalia observada em obras rodoviarias existentes, sendo necessario apenas
intervengdes para recuperagao dos requisitos de durabilidade, é permitido a reducao
dos coeficientes de majoragao dos esforgos (yg € yq), desde que sejam atendidos
integralmente os requisitos previstos na norma. Para agdes permanentes agrupadas,
€ permitido adotar um valor de 1,20 para o yg, € para agdes variaveis, um valor de

1,35 para o yq.

2.7 EVOLUGAO DA NORMATIZAGAO DE PROJETO

Segundo Guimaraes et al. (2020), as mudangas das caracteristicas de projeto
de pontes de concreto armado (alteragbes nos carregamentos e nas secgdes
transversais) exigiram revisbes nas Normas Brasileiras de dimensionamento e

execucao dessas estruturas

Métodos diferentes de avaliagéo entre os laboratérios de pesquisa INT (Instituto
Nacional de Tecnologia) e o IPT (Instituto de Pesquisas Tecnoldgicas) mostraram a
necessidade de padronizacdo. Com esse intuito, fundada em 1940, surgiu a
Associacao Brasileira de Normas Técnicas (ABNT), que é o 6rgao responsavel pela

normatizagao técnica no Brasil. Representa-se na Figura 2.15 a linha do tempo com
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a evolucdo das normas pertinentes ao dimensionamento de pontes de concreto

armado.

Figura 2.15 — Evolugdo das normas pertinentes ao dimensionamento de pontes de CA.
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Fonte: O autor.

A evolugéo das normas é comentada brevemente nos topicos a seguir, sendo

que o assunto é abordado com maiores detalhes no APENDICE A.

2.7.1 Norma de dimensionamento de estruturas de concreto (ABNT
NBR 6118)

Em 1940, baseado no Método das Tensdes Admissiveis (MTA), surgiu a
primeira norma para calculo e execugao de obras de concreto armado, a NB 1 (1940).
Além das tensdes admissiveis de compressdao do concreto serem calculadas com
base na tensdo média de ruptura do concreto a compressido (corresponderia a
resisténcia média do concreto a compressdo aos 28 dias de idade, o fcm2s, da
normatizagado vigente), ndo existiam coeficientes majoradores das acgdes até a
publicagdo da NB 1 (1960), as quais eram consideradas atuando simultaneamente na

estrutura, com seus valores nominais.

Durante a vigéncia da NB 1 (1960), os elementos estruturais passaram a ser
calculados de duas maneiras, ou eram calculados no Estadio Ill em fung¢ao da carga
de ruptura com o uso de coeficientes de seguranca para as agdes ou eram calculados
no Estadio Il com base nas tensdes admissiveis. Além disso, as tensdes admissiveis
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de compressao do concreto passaram a ser calculadas com base na tensdo minima
de ruptura do concreto a compresséo (corresponderia a resisténcia caracteristica do

concreto a compresséo, o fc, da normatizacdo vigente).

A partir da publicagdo da NB 1 (1978) posteriormente registrada no Inmetro
como ABNT NBR 6118 (1980), o dimensionamento das estruturas de concreto armado
passou a ser baseado no Método dos Estados Limites (MEL). Diferentemente do MTA,
onde todas as agdes sao consideradas com a mesma variabilidade, o MEL considera
a probabilidade ndo desprezivel de ocorréncia simultdnea das acdes através das
combinagdes de acgdes. Atualmente, a ABNT NBR 8681 trata sobre as agdes e

seguranga nas estruturas.

Surgiu ainda na NB 1 (1978) a sigla fck (do inglés, Feature Compression Know),
referenciando a resisténcia caracteristica a compresséo do concreto. Segundo Araujo
(2001), admite-se, usualmente, que a funcdo densidade de probabilidade das
resisténcias a compressao do concreto segue a curva normal de Gauss, sendo que o
termo fe representa o valor que tem probabilidade de 5% de se obter resisténcias

inferiores.

Com a publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), a norma passou a tratar somente
da parte do dimensionamento de estruturas de concreto, deixando a parte de
execugao com a ABNT NBR 14931. Critérios de projeto que visam a durabilidade
passaram a ser tratadas na ABNT NBR 6118 (2003), sendo um dos critérios a
qualidade do concreto de cobrimento das armaduras, que correlaciona relagdes
agua/cimento em massa, classe do concreto e cobrimento minimo com as Classes de
Agressividade Ambiental (CAA). Além dos critérios relacionados a durabilidade da
estrutura, as verificagbes da fadiga do concreto na compressao e na tragao passaram
a ser consideradas a partir da ABNT NBR 6118 (2003).

Por fim, concretos de resisténcia (C55 a C90) conforme a classificacédo da
ABNT NBR 8953, também conhecidos como concretos de alto desempenho,
passaram a ser tratados apenas a partir da ABNT NBR 6118 (2014).
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2.7.2 Norma de ago destinados a armaduras de estruturas de
concreto armado (ABNT NBR 7480)

As normas de dimensionamento de estruturas de concreto (NB 1 e ABNT NBR
6118) especificavam as categorias de ago permitidas, porém caracteristicas mais
especificas, incluindo critérios de verificagdo da fadiga, s&o encontradas na
normatizacao referente a acos destinados a armaduras de estruturas de concreto
armado (EB 3 e ABNT NBR 7480).

2.7.3 Norma de dimensionamento de pontes de concreto armado
(ABNT NBR 7187)

As primeiras normas sobre o dimensionamento de pontes de CA tratavam
sobre os esforgos solicitantes, incluindo o coeficiente de impacto vertical (¢), assim
como os esforgos resistentes e as disposi¢cdes construtivas. Segundo Silva et al.
(2014), o coeficiente de impacto simplifica a complexidade dos efeitos dinamicos das
cargas moveis no calculo estrutural por meio de cargas estaticas majoradas por esse

coeficiente.

Até a publicagdo da NB 2 (1961), o coeficiente de impacto possuia valor
constante, sendo que, a partir da publicagado da norma, este valor passou a ser fungao
do véo tedrico do elemento carregado. A partir de 2013, o coeficiente de impacto
passou a ser tratado na norma de cargas moveis, a ABNT NBR 7188 (2013), o qual
passou a ser composto por trés parcelas: o coeficiente de impacto vertical (CIV), o

coeficiente do numero de faixas (CNF) e o coeficiente de impacto adicional (CIA).

2.7.4 Norma de carga mével (ABNT NBR 7188)

A primeira norma brasileira sobre o carregamento moével de pontes rodoviarias
foi a NB 6 (1946), a qual tratava sobre a classificacdo das pontes e a composi¢ao dos

trens-tipo (veiculo-tipo e carga de multidao).

Até a publicagdo da NB 6 (1960), o veiculo-tipo era composto, conforme a
classe da ponte, por um compressor e por tantos caminhdes quantas forem as faixas
de trafego, menos uma. A partir da publicagdo da NB 6 (1960), ainda vigente na ABNT

NBR 7188 (2013), o veiculo-tipo passou a ser composto por apenas um veiculo.

Anteriormente a publicagdo da NB 6 (1960), a carga de multiddo era um

carregamento uniformemente distribuido nos passeios e em toda a pista de rolamento,
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exceto na regido ocupada pelo veiculo-tipo. Durante a vigéncia da NB 6 (1960), a
carga de multiddo passou a ser dividida em duas parcelas, uma aplicada na faixa
longitudinal correspondente ao veiculo-tipo, excetuando-se a regido ocupada pelo
veiculo, e outra aplicada no restante da pista de rolamento e nos passeios. A partir da
publicacao da ABNT NBR 7188 (1984), ainda vigente da ABNT NBR 7188 (2013), a
primeira parcela da carga de multiddo passou a ser aplicada em toda a pista de
rolamento, excetuando-se a regido ocupada pelo veiculo, e a segunda parcela passou

a ser aplicada somente nos passeios.

2.8 ENSAIOS COMPLEMENTARES PARA CARACTERIZAGAO DA
ESTRUTURA

Ensaios classificados como semi-destrutivos ou nao-destrutivos podem ser
utilizados para complementar as inspeg¢des visuais, provendo informagdes sobre a
condicdes dos elementos das pontes que ndo sao detectaveis apenas pela inspecao
visual (PENNDOT, 2021).

As técnicas nao-destrutivas apresentam uma série de vantagens devido a
agilidade e efetividade na obtenc&o de resultados (VASANELLI et al., 2017). Além de
nao danificar a estrutura, os ensaios podem ser realizados com a estrutura em servico,
sendo capazes de fornecer um elevado nivel de informacdes. Apesar disso, Machado,
Shehata e Shehata (2009) comentam que a confiabilidade da avaliagdo das
propriedades do concreto obtidas com esses ensaios depende da qualificagao de
quem executa e das curvas de correlagdo empregadas para correlacionar as

grandezas medidas nos ensaios com as propriedades do concreto investigado.

Essas técnicas sdo importantes para a avaliagdo da capacidade de carga de
estruturas existentes, dada a impossibilidade de realizar testes em testemunhos
moldados com o mesmo concreto usado na construcéo e a dificuldade envolvida no
processo de extragao de corpos de prova (BRECCOLOTTI; BONFIGLI; MATERAZZI,
2013). Visto isso, serdo descritos a seguir os ensaios mais comuns para a
caracterizacao de estruturas de concreto armado e que, inclusive, foram utilizados nos

estudos de caso.
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2.8.1 Ensaio esclerométrico

Segundo a ABNT NBR 7584 (2012), o ensaio esclerométrico € um método nao
destrutivo que avalia a dureza superficial do concreto, fornecendo elementos para a
avaliagcdo da qualidade do concreto endurecido por meio de um esclerémetro de
reflexdo (Figura 2.16). Além disso, esse método n&o pode ser considerado substituto
de outros métodos, devendo ser um método adicional ou um ensaio complementar.
Segundo Paiva, Freitas e Soares (2021), comparado com outros métodos néao-
destrutivos, o esclerébmetro proporciona uma rapida obteng¢do de grande quantidade
de dados sem causar danos na superficie do concreto, sendo além disso, considerado
um equipamento versatil por ser leve e de facil manuseio, incluindo o seu baixo custo

de aquisicéao.

Figura 2.16 — Esclerémetro de reflexdo (Silver Schmidt 0S8200).

Fonte: SCREENING EAGLE (2022).

O ensaio esclerométrico € baseado no principio do rebote, onde uma mola é
alongada e, ao retornar para a posi¢ao de equilibrio, move um martelo com
determinada massa que se choca contra a superficie de um objeto com massa muito
maior (Figura 2.17). Apds o impacto, a deformacdo da mola é medida por
extensbmetros presentes no interior do equipamento, fornecendo o indice
esclerométrico, que pode ser correlacionado empiricamente com ensaios de
compressao (SILVA et al., 2017).
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Figura 2.17 — Esquema ilustrativo da operagéo de rebote do martelo.

(a) (b)
Instrumento pronto Corpo impulsionado
para o ensaio contra o objeto
de ensaio (c) (d)
- Corpo * Martelo Rebote do
e solto martelo

| Trava

Indicador |

Martelo Nl

Embolo j

Fonte: Adaptado de ACI 228 (2003).

O resultado do esclerbmetro € influenciado principalmente pela camada
superficial de concreto, portanto esse teste pode nao representar o interior do
elemento estrutural em analise. Além das propriedades superficiais do concreto,
outros fatores podem influenciar os resultados: dosagem de cimento, natureza e
dimensdes dos agregados. Portanto, pequenas variagdes na composi¢gao do concreto
podem resultar em grandes erros na estimativa de resisténcia quando uma curva de
correlagdo nao for desenvolvida (ATOYEBI; AYANRINDE; OLUWAFEMI, 2019;
KUMAVAT; CHANDAK; PATIL, 2021; PUCINOTTI, 2015).

Outro fator que apresenta grande influéncia sobre os resultados é o
desenvolvimento do processo de carbonatacido, que afeta principalmente a camada
superficial de concreto. O produto deste processo (CaCOs), devido a sua natureza
expansiva, provoca a reducdo da porosidade do concreto e o aumento da dureza
superficial, superestimando os resultados do ensaio (ACI 228, 2003; KIM et al., 2009;
MASI; CHIAUZZI, 2013). Portanto, a realizagdo do ensaio em estruturas antigas pode
apresentar resultados superestimados, devido ao processo de carbonatagao

avancado.
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Alguns autores obtiveram uma pequena correlagdo e baixo nivel de
significancia entre os resultados obtidos pelo esclerbmetro e a resisténcia a
compressao do concreto, apresentando validade estatistica questionavel devido a alta
dispersao dos dados obtidos. Por isso, a melhor solugédo parece ser a combinagao do
IE com os resultados de outros ensaios ndo-destrutivos para a obtengao da resisténcia
do concreto (BRENCICH et al., 2013; MASI; CHIAUZZI, 2013; PUCINOTTI, 2015).

Além dos citados anteriormente, outros fatores podem afetar o resultado do
ensaio. A ABNT NBR 7584 (2012) cita alguns: superficies umidas, tipo de cimento,
tipo de agregado, tipo de superficie, idade do concreto, operador, massa especifica
do concreto, esbeltez do elemento estrutural, proximidade entre a area de ensaio e
uma falha no concreto, estado de tensido do concreto, temperatura do esclerbmetro e
do concreto, dosagem do concreto, tipo de cura, superficies calcinadas por altas
temperaturas, dentro outros. Segundo Mehta e Monteiro (2014) a precisdo na
estimativa da resisténcia do concreto em ensaios de laboratério pode variar de 15 a
20% e em 25% nos ensaios realizados em estruturas de concreto, sendo que essa

variabilidade pode ser ainda maior em estruturas existentes.

Conforme Cemex (2013), o esclerbmetro se apresenta vantajoso para a
avaliacdo da uniformidade do concreto e para a delimitacdo de regides de uma
estrutura que esteja deteriorada ou o concreto seja de ma qualidade. Apesar disso, 0
ensaio so deve ser utilizado para estimar a resisténcia do concreto quando existir uma
curva de calibracao apropriada, a qual tenha sido obtida a partir de testemunhos

extraidos da prépria estrutura.

2.8.2 Ensaio de ultrassonografia

O método de velocidade de pulso ultrassbénico € uma técnica ndo-invasiva que
estima, em sdlidos, o tempo de propagacédo de ondas ultrassénicas entre pontos de
envio e recepgao. As caracteristicas de propagagao das ondas ultrassdnicas podem
ser usadas para caracterizar a composicado, estrutura, propriedades elasticas,
densidade e a geometria de um material através de correlagdes pré-determinadas,
padroées conhecidos e relacdes matematicas. Essa técnica também é usada para a
deteccédo e descrigao de falhas no material, assim como a gravidade do dano através
da observagao da dispersao das ondas ultrassénicas (HELAL; SOFI; MENDIS, 2015).
Segundo a ABNT NBR 8802 (2019) este método pode ser aplicado na estimativa da
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profundidade de fissuras e outras imperfeicdes, no monitoramento da variagéo de
propriedades do concreto ao longo do tempo, na determinagdo do modulo de
elasticidade dindmico do concreto e na avaliagao da resisténcia a compressao do
concreto.

O método tem sido utilizado com éxito para a avaliagdo da qualidade do
concreto, podendo detectar fissuras internas e outros defeitos, como deterioragao
devido aos ambientes agressivos. Nenhum dano é causado no elemento, pois a
técnica utiliza ondas mecanicas, o que permite um monitoramento constante das
mudangas estruturais internas durante um longo periodo de tempo (MALHOTRA,;
CARINO, 2004).

O principio operacional do ensaio esta representado na Figura 2.18, onde um
pulsador envia um sinal de curta duragcédo e de alta voltagem para um transdutor, o
qual vibra na sua frequéncia de ressonancia. Um temporizador eletronico é ligado no
inicio do pulso elétrico, transmitindo as vibragdes ao concreto por meio de um
acoplamento viscoso. O pulso vibrante viaja pelo elemento e é detectado por um
transdutor receptor acoplado na face oposta do concreto. O temporizador é desligado
quando o pulso é recebido e o tempo de viagem decorrido € exibido. A velocidade do
pulso é obtida pela divisdo entre o tempo medido e comprimento percorrido (ACI 228,
2003).

Figura 2.18 — Esquema do aparelho para medigao da velocidade do pulso ultrassonico.

emmemec s e e cmmm - - \

Trasnmissor |- % Receptor

Fonte: Adaptado de ACI 228 (2003).

Na Figura 2.19 s&o mostrados os modos de transmiss&o que o ensaio pode ser
executado: direta (A), semidireta (B) e indireta (C). De acordo com Yaman et al.
(2001), em campo nem sempre é possivel o acesso de superficies opostas para a

realizagcdo do ensaio de transmissao direta, portanto € necessario a realizagao do
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ensaio de transmissdo indireta. A profundidade de fissuras perpendiculares a

superficie do concreto pode ser estimada pelo modo de transmissao indireto.

Figura 2.19 — Modos de transmiss&o do ensaio de ultrassonografia.
(A)

Fonte: Adaptado de NESVIJSKI (2003).

Segundo Whitehurst (1951), quanto maior a velocidade do pulso através do
material melhor é a qualidade desse material. Experiéncia consideravel com técnica
mostrou que pode ser estabelecida a classificagdo presente na Tabela 2.14 para
concretos normais com densidade de aproximadamente 150 libras por centimetro
cubico (2400 kg/m?3).

Tabela 2.14 — Relacgéo entre a velocidade de propagacao da onda ultrassénica e qualidade do

concreto.
Velocidade de propagac¢ao da onda ultrassénica (m/s) Qualidade do concreto
> 4500 Excelente
3500 - 4500 Otima
3000 - 3500 Regular
2000 - 3000 Questionavel
<2000 Ruim

Fonte: Adaptado de WHITEHURST (1951).

A ABNT NBR 8802 (2019) especifica que pontos de grande concentragéo de
armadura, principalmente na direcdo de propagacgao das ondas, devem ser evitados,
pois a velocidade de propagagédo € maior no ago do que no concreto. Além deste,
outros principais fatores que influenciam os resultados do ensaio sao: distancia entre
as superficies de contato dos transdutores; densidade do concreto; tipo, densidade e
outras caracteristicas dos agregados; tipo de cimento e grau de hidratagao; dire¢gao
de ensaio da peca; tipo de adensamento do concreto; idade do concreto; umidade do

concreto; temperatura do concreto; forma e tamanho da peca a ser ensaiada.

2.8.3 Ensaio de pacometria

O ensaio de pacometria tem como principio de funcionamento a leitura de
correntes eletromagnéticas, sendo utilizado na estimava da quantidade, da dimensao,
do cobrimento, e do posicionamento e orientacdo das armaduras nas pegas de
concreto armado (SOUZA; MEDEIROS, 2017).
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O ensaio de pacometria utiliza campos magnéticos para identificar o layout das
armaduras no concreto com base na indugcdo de pulsos eletromagnéticos. Como
mostrado na Figura 2.20, pulsos de corrente carregam as bobinas, que por sua vez
geram um campo magnético em torno da superficie de concreto eletricamente nao
condutora. O campo magnético cria uma diferenca de voltagem, a qual, através de
técnicas de processamento, pode determinar varias caracteristicas da armadura,
como por exemplo o cobrimento, didametro e espagamento entre as armaduras
(RATHOD et al., 2019).

Figura 2.20 — Principio de funcionamento do pacometro.

Campo
magnético

__— Bobinas

Fonte: Adaptado de RATHOD et al. (2019).

Os manuais de operacao do equipamento ressaltam que € importante nao
haver influéncias que possam afetar a determinagao do didmetro da barra, portanto,
€ interessante selecionar um local da estrutura onda exista espagcamento suficiente

entre as armaduras.

2.8.4 Ensaio de carbonatagao

A determinagao da profundidade da frente de carbonatagao tem como objetivo
indicar se o concreto presente na estrutura propicia condigcdes de prote¢cao quimica as
armaduras, mantendo-as em estado de passivagao, imunes ao processo COorrosivo
(LIMA et al., 2019).

A verificacdo da profundidade da camada de carbonatacido é feita,
normalmente, com um indicador quimico a base de fenolftaleina, sendo possivel, em
funcdo da cor, estimar o pH do concreto e obter evidéncias sobre o avanco da
carbonatacdo para o interior do concreto. Em contato com superficie exposta do

concreto, a auséncia de cor indica a parte carbonatada (pH inferior a 9) e cor violeta
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indica a parte n&o carbonatada (pH superior a 13) (FARIAS; SILVA, 2019;
MASCARENHAS et al., 2019).

2.8.5 Potencial de corrosao

Segundo Medeiros et al. (2017) o potencial de corrosdo é medido como a
diferenga de potencial entre 0 aco da peca em analise e um eletrodo de referéncia
(Figura 2.21) sendo que, as medi¢des séo utilizadas para classificar a probabilidade
de corrosdo de armaduras de ago carbono imersas em concreto. Na Tabela 2.15 sao
apresentados a correlagao entre o potencial de corrosdo e a probabilidade de que haja
corros&o ativa, de acordo com a ASTM (2015). E importante ressaltar, no entanto, que
esses limites ndo devem ser considerados em situagdes que a frente de carbonatagao
ja tenha atingido a armadura sob analise. Elsener et al. (2003) indicam que a
determinagdo da existéncia de corrosdo nas barras ndo deve ser feita com o valor

absoluto do potencial, mas sim com o gradiente de potencial entre dois pontos.

Figura 2.21 — Configuragéo do circuito para determinagéo do potencial de corrosao.

Conexlio Negativa

B
)

Eletrodo de Referéncia ,. 5 3

Esponja

—

> |
\Es.':",é?._

Positiva

Fonte: MEDEIROS et al. (2017).

Tabela 2.15 — Correlagao entre o potencial de corrosdo e a probabilidade de corrosao ativa, conforme
a ASTM (2015).

Potencial de corrosdao (mV) Resultado
mais positivo que —200 90% de probabilidade de que n&o haja corrosao ativa
entre —350 e —200 Inconclusivo
mais negativo que -350 90% de probabilidade de que haja corrosao ativa

Fonte: O autor.
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Rodrigues et al. (2021) destacam que o nivel de deterioragcédo néao ¢ linear, pois
a fissuracédo e o desplacamento do concreto podem acelerar a taxa de corrosdo, ao
mesmo tempo que os produtos da corrosdo no concreto fissurado podem preencher

0s poros, diminuindo a taxa de corrosao.

Alguns parametros podem influenciar o resultado. Quando a frente de
carbonatacgdo ultrapassa todo o cobrimento de concreto, atingindo a armadura, os
potenciais tendem a ser mais positivos, enquanto o aumento da temperatura, da
umidade e da concentragdo de ions cloreto levam a valores de potenciais mais
negativos (ASTM, 2015; ELSENER et al., 2003; ZOU et al., 2016).

Esse tipo de ensaio tem se mostrado uma boa alternativa para mapeamento e
identificacdo de possiveis pontos de corrosao, que posteriormente podem ser

ensaiados por meio de técnicas mais complexas e localizadas.

2.8.6 Extracao de testemunhos

A extragao de testemunhos de estruturas acabadas pode ser utilizada quando
existem duvidas quanto a resisténcia e o desempenho do concreto langado ou quando
€ necessario analisar o estado atual da estrutura e sua durabilidade. Os testemunhos
podem ser utilizados como objeto de analise laboratorial para determinar a qualidade
do concreto, a profundidade da frente de carbonatacdo, as propriedades fisicas e
mecanicas do concreto, etc. (SOUZA; MEDEIRQOS, 2017).

Apesar de fornecer informacgdes relevantes sobre as propriedades do concreto
utilizado em pontes, a retirada de amostras de concreto da estrutura apresenta as
desvantagens de ser onerosa, invasiva, demanda maior tempo de execugao, além de
existir a restricdo dos locais de extragdo, pois pode comprometer a integridade
estrutural. Consequentemente, poucos testemunhos sao extraidos da estrutura, o que
resulta em um mapeamento incompleto dos niveis de resisténcia do concreto ao longo
da estrutura (MACHADO; SHEHATA; SHEHATA, 2009; PALACIOS, 2012;
VASANELLI et al., 2017).

A ABNT NBR 7680-1 (2015) e a ABNT NBR 7680-2 (2015) estabelecem os
requisitos exigiveis para os processos de extragdo, preparo, ensaio e analise dos
testemunhos de estruturas de concreto, enquanto a ABNT NBR 5739 (2018) e a ABNT

NBR 8522 (2017) especificam, respectivamente, os métodos de ensaio para a
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determinacao da resisténcia a compressao dos testemunhos e os métodos de ensaio
para a determinacdo dos moddulos estaticos de elasticidade e de deformagao a

compressao do concreto endurecido, em corpos de prova cilindricos.

Interferéncias nos resultados individuais da resisténcia a compressao do
concreto de cada testemunho s&o corrigidas por quatro coeficientes de corregéo,
quando aplicaveis. O primeiro coeficiente (k1) é aplicado quando a relagéo
altura/diametro (h/d) do testemunho ndo € igual a 2. O segundo coeficiente (k2) leva
em consideracao o efeito deletério do broqueamento em fungdo do didmetro do
testemunho. O terceiro coeficiente (ks) considera a dire¢cao de extracdo em relagéo ao
langamento do concreto, podendo ser no sentido ortogonal ou no mesmo sentido do
langcamento. Por fim, o quarto coeficiente (k4) considera o efeito da umidade do

testemunho no ato de rompimento, podendo ser saturados ou secos ao ar.

A resisténcia a compresséo do concreto de cada testemunho, corrigido pelos

coeficientes ki1 a k4, € dada pela Equagéo 2.6.

fci,ext = [1 + (kl + Kk, +k; + k4)] ) fci,ext,inicial 2.6

A estimativa da resisténcia caracteristica do lote para fins de verificacdo da
seguranca estrutural € dada pela média dos valores individuais daquele lote, conforme
a Equacéo 2.7. Caso os resultados tenham divergéncia em relagdo a média maior do
que + 15%, este valor deve ser analisado com mais rigor, pois pode indicar que o

testemunho nao faz parte do lote examinado

n

i=1 fci,ext 2.7

f =
ckext,seg n

onde,

n — Quantidade de testemunhos.

2.8.7 Ensaio dindmico

Na dindmica de estruturas, uma das principais preocupagoes é a ocorréncia de
vibragbes excessivas, que s&o indesejaveis do ponto de vista estrutural pois podem
causar danos devido ao alto valor dos esforgos solicitantes provocados na estrutura.
As vibracbes também podem provocar desconforto aos usuarios, comprometer a

segurancga e ocasionar fadiga dos elementos estruturais (VALENCIA, 2007).
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O monitoramento de vibragdes para a caracterizagdo experimental da estrutura
é de grande importéancia para avaliar sua real condig&o estrutural (JULIANI, 2014). O
monitoramento continuo da estrutura pode auxiliar na detecgao de danos na estrutura,
assim como ajudar no ajuste do modelo de elementos finitos da ponte com o intuito

de representar mais fielmente o comportamento real da estrutura.

A praticidade de medir e atuar em um mesmo ponto, além de proporcionar uma
facilidade reduzindo tamanho, peso e custos de sistemas de aquisicdo de dados e
controle mais complexos, fez crescer a utilizacdo de sensores e atuadores para a
analise modal. Nesse contexto, os acelerbmetros (Figura 2.22) tém sido utilizados
devido ao seus baixos custo e peso proprio, podendo ser inseridos diretamente nas
estruturas sem alterar as suas caracteristicas originais (FIGUEIREDO et al., 2020).

Figura 2.22 — Acelerdmetro do modelo Sensr GP1L fixado em viga metalica.

Fonte: O autor.

Segundo Cahill et al. (2019), a cada nova geragao de Smariphones, ha uma
gama crescente de poderosos sensores incorporados (Figura 2.23), como é o caso
do acelémetro. Pravia e Braido (2015) utilizaram um aparelho de telefonia mével
equipado com um acelerébmetro triaxial para a medicao de caracteristicas de vibracao
de dois viadutos. Apos a extracao de dados de aceleracao da estrutura, as frequéncias
naturais foram determinadas pelo uso da transformada rapida de Fourier (FFT).
Conclui-se que além de ser uma alternativa ao tradicional ensaio de vibragao
executado com acelerdmetro criado para este fim € uma alternativa econémica para

a avaliagcdo quantitativa e manutencéo de pontes.



57

Figura 2.23 — Sensores dentro do Smartphone.

=BAW filters

«BAW duplexers
=RF 5'.-."j|:|:E.' variable capacitor MEMS micromirror
= TCXO oscillators

rAccelerometer
+GyToscpe
+Electronic comypass
+Pressure sensor
~CMOS image sensar
»Autofocus acthwator

~Fromt camera
«ALS and proximity sensor

Silicon m:lcmpi:mne “Microdisplay

Fonte: LIU (2013).

Alguns autores propdem curvas correlacionando a primeira frequéncia natural
da ponte com o vao. Na Figura 2.24 sdo apresentadas as comparagdes das curvas
propostas por Bachmann et al. (1995), que fizeram o estudo de pontes rodoviarias, de
Rodrigues, Casas e Almeida (2013), que fizeram o estudo de pontes rodoviarias
brasileiras de concreto armado, Junqueira (2019), que fez o estudo de pontes e
viadutos ferroviarios, além da curva de Paultre, Chaallal e Proulx (1991) e do CEB 209
(1991). Observa-se claramente que a primeira frequéncia natural tende a ser menor a
medida que o vao da ponte aumenta. Além disso, vaos de aproximadamente 20
metros tendem a ter a primeira frequéncia natural em torno de 5 a 6 Hz, o que
realmente foi observado em algumas estruturas do presente trabalho.

Figura 2.24 — Correlagéo entre a primeira frequéncia natural de pontes com o vao, conforme alguns
autores.

Primeira frequéncia natural (Hz)

0

Vao (m)

---- RODRIGUES, CASAS E ALMEIDA (2011)— —JUNQUEIRA (2019)
——CEB 209 (1991) ——-BACHMANN et al. (1995)
~—-PAULTRE, CHAALLAL E PROULX (1991)

Fonte: Adaptado de Junqueira (2019).
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3. METODOLOGIA DE ANALISE DA SEGURANGA
ESTRUTURAL DE PONTES DE CONCRETO ARMADO

Para o presente estudo, foi proposta uma metodologia de analise da seguranga
estrutural também baseada no Rating Factor (Figura 3.1), o qual necessita da
obtencao de dois parametros: a capacidade resistente residual do elemento (PRq) e
as solicitagdes caracteristicas no elemento estrutural analisado, gerado pelas

solicitagcdes permanentes e pela carga mével em analise.

Figura 3.1 — Andlise da seguranca estrutural de pontes de concreto armado pelo Rating Factor.

VALISE DA SEGURANGA ESTRUTURAL
Ensalo dinamico
Combinagao Ultima Normal Combinagao Especial ou de
DAF=>1 Construgao
Carga de multidao DAF=1
Capacidade resistente Modelo de Elementos
residual (PR,) Finitos Calibrado
v
SolicitagGes caracteristicas
‘o J

Fonte: O autor.

A capacidade resistente residual do elemento (®PR4) pode ser obtida por dois
modelos (Figura 3.2). O Modelo | considera a realizagdo de uma inspe¢ao especial
mas que nao contemple a realizacdo de ensaios experimentais. Consequentemente,
o Modelo | fornecera um fator de deterioragao da capacidade (®) que leva em conta
apenas a classificacdo da condicdo da ponte. J& o Modelo Il, que considera a
realizacdo de uma inspecido especial, estima a capacidade resistente residual do
elemento com base em resultados obtidos por meio de ensaios experimentais.
Ressalta-se que a capacidade resistente residual do elemento deve ser calculada

conforme a normatizagao vigente.
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Devido a auséncia de informagdes, a grande maioria das pontes necessitam
que seja feita a reconstituicdo do projeto (Figura 3.3). Primeiramente, informagdes
preliminares s&o levantadas, como por exemplo: ano de construgao, classe de projeto,
tipo de estrutura, etc. Informacdes sobre os detalhes construtivos e dimensdes da
estrutura sao levantadas através de uma inspecao rotineira. Apos o levantamento da
geometria da ponte e de seu respectivo trem-tipo de projeto, obtém-se o modelo

analitico da estrutura, afim de estimar os esforgos de projeto.

Com o modelo analitico e seus respectivos esforgos de projeto, obtém-se os
parametros minimos de projeto. Primeiramente, estima-se o fck adotado em projeto
através da verificacdo das bielas comprimidas de concreto. Posteriormente, estima-
se as armaduras minimas para a se¢ao do elemento estrutural analisado conforme a

normatizagao vigente na época de projeto da ponte.



Figura 3.3 — Reconstituicdo do projeto de pontes de concreto armado.

Inf = limi :
* Ano de construgao;
* Classe de projeto;
* Tipo de estrutura;
« Elc..

Inspecao rotineira

Geometria da ponte:
* Dimensdes;
* Detalhes construtivos:

s B

Modelo analitico

Esforcos de projeto

A4

ParAmet g I o
» fck,min;
* Armaduras minimas;

Fonte: O autor.
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4. EXEMPLOS DE APLICAGAO DA METODOLOGIA

Este capitulo aborda trés exemplos de aplicagdo da metodologia proposta no
capitulo anterior, que contempla desde as inspec¢des e vistorias e classificacdo da
condigao da estrutura, até a obtencédo do Rating Factor segundo os dois modelos de

analise. Para informagdes mais completas, consultar os Apéndices B, C e D.

4.1 Estruturas escolhidas

Para a escolha das estruturas, observou-se os seguintes requisitos:
e Estruturas préximas, com o intuito de facilitar a realizagao das inspegoes
e vistorias;
e Estruturas antigas;

e Estruturas com facil acesso a todos os componentes da estrutura.

Atendendo a esses requisitos, selecionou-se trés estruturas (Tabela 4.1).
Algumas dimensdes foram obtidas de forma manual através da realizagdo de As
Builts, para sanar a auséncia de informacgdes sobre as dimensdes e a insuficiéncia de
detalhes construtivos para a reconstituigao dos projetos dessas estruturas. As segdes

e os cortes das estruturas estao apresentados nos Apéndices B, C e D.
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Tabela 4.1 — Estruturas selecionadas e suas informacgodes.
Estrutura Informagdes

Identificagdo: Ponte sobre o Ribeirdo Teixeiras
Localizacdo: Teixeiras — MG (BR 120)

Ano de construgao: Sem informacgodes

Classe: 36

Comprimento: 32 metros distribuidos em 2
balancos de 6 metros e 1 vdo de 20 m
Largura: 10,0 m

Identificagéo: Viaduto de Coimbra |
Localizagéo: Coimbra — MG (BR 120)

Ano de construgdo: 1985'

Classe: 36

Comprimento: 100 metros distribuidos em 2
balangos de 6 m e 4 vaos de 22 m

Largura: 9,6 m

Identificagéo: Ponte sobre o Rio Pirapetinga

Localizag&o: Piranga — MG (BR 482)

Ano de construgdo: 20132

Classe: 4538

Comprimento: 49 metros distribuidos em 3 véos
&| iguais

o et | argura: 9,0 m

Notas: ' O ano de construgdo do viaduto informado no SGO é de 1960, porém segundo o engenheiro
responsavel pela execugéo da obra (Reginaldo Carneiro da Silva) e um dos funcionarios que executou a obra,
o viaduto foi construido em 1985; 2 Ano de construgéo obtido através de informagées locais; 3 A classe da
ponte informada no SGO € a 36, porém nio é compativel com o ano de construgao obtido através de
informag6es locais.

Fonte: O autor.
4.2 Patologias observadas e condicao da estrutura

Durante as inspegbes, observou-se diversas patologias nas estruturas. Na
Tabela 4.2 sao apresentadas, de forma resumida, as patologias observadas em cada

estrutura. Para mais informacgdes, consultar os Apéndices B, C e D.
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4.3 Resultados dos ensaios complementares para caracterizagao da
estrutura

Os resultados dos ensaios realizados estao apresentados de forma resumida

neste topico. Para maiores informacdes, consultar os Apéndices B, C e D.

BOM JARDIM DE CIMA

4.3.1 Pontos de ensaio nas estruturas

Na Figura 4.1 sao apresentados os pontos de ensaio em cada estrutura.

Figura 4.1 — Pontos de ensaio em cada estrutura.

TEIXEIRAS

P5
g

P&

PIRANGA

(%]
L2 3
PRES. BERNARDES

C — Pontos de ensaio na Ponte sobre o Rio Pirapetinga
Fonte: O autor.

4.3.2 Ensaio de esclerometria

O ensaio de esclerometria foi realizado conforme as recomendacdes da ABNT

NBR 7584 (2012) com o equipamento Silver Schmidt OS8200 (Figura 4.2).
Primeiramente removeu-se toda a poeira e pd superficial dos pontos de ensaio e,

posteriormente, demarcou-se um reticulado quadrado com lado de aproximadamente

20,0 cm para a realizagao dos 16 impactos (Figura 4.3).
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Figura 4.2 — Silver Schmidt 0S8200.

Fonte: SCREENING EAGLE (2022).

Figura 4.3 — Realizacdo do ensaio de esclerometria no pilar (Ponto 3) do Viaduto de Coimbra I.

Fonte: O autor.

Na Tabela 4.4 sdo apresentados os indices esclerométricos médios de cada
ponto. Observa-se uma boa uniformidade dos resultados, indicando uma boa

homogeneidade do concreto ao longo da estrutura.



Tabela 4.4 — indices esclerométricos médios.
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Ponte sobre o

Pontos de ensaio

Viaduto de Coimbra |

Ponte sobre o Rio

Ribeirao Teixeiras Pirapetinga
1 - 69,6 45,6
2 48,2 67,3 44,5
3 46,8 62,1 -
4 47,9 - 48,3
5 50,6 63,5 47,5
6 45,6 65,9 -
7 44,3 63,1 -
8 45,0 - -
9 38,5 - -

Fonte: O autor.

4.3.3 Ensaio de ultrassonografia

Seguindo recomendagbes da ABNT NBR 8802 (2019), o ensaio de

ultrassonografia (Figura 4.4) determinou as velocidades de ondas longitudinais, as

quais posteriormente foram correlacionadas com a qualidade de concreto proposta

por Whitehurt (1951). A medicao das velocidades superficial e de pulso foram feitas

com o equipamento Pundit PL-200 e dois transdutores de 54 kHz (Figura 4.5),

assegurando um acoplamento acustico dos transdutores a superficie do concreto com

a aplicagado de uma fina camada de gel de acoplamento a base de agua.

Figura 4.4 — Ensaio de ultrassonografia em uma das longarinas do

Fonte: O autor.

iaduto de Coimbra I.
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Figura 4.5 — Pundit PL-200 e dois transdutores 54 kHz.

Fonte: SCREENING EAGLE (2022).

Na Figura 4.6 estdo representadas as disposi¢bes dos transdutores. A
disposicdo direta foi utilizada para a medicdo das velocidades dos pulsos nos
testemunhos extraidos da estrutura. A disposicao indireta foi utilizada para a medicao
das velocidades superficiais na estrutura devido a impossibilidade de acesso as duas
superficies opostas do elemento estrutural para a utilizacdo da disposicao direta ou a
impossibilidade da utilizacdo da disposicdo semi-direta por causa presenca de
elevadas taxas de armaduras na face inferior das longarinas. Na disposi¢ao indireta,
a medicao foi composta por duas leituras, onde o transdutor-transmissor fica fixo e o

transdutor-receptor foi disposto a 200 mm e a 400 mm do trandutor-transmissor.

Figura 4.6 — Disposigao dos transdutores (cotas em mm).
200 5 200

A - Indireta B - Direta
Fonte: O autor.

Na Tabela 4.5 sdo apresentados os resultados do ensaio de ultrassonografia.
Observou-se uma boa uniformidade do concreto ao longo das estruturas, porém a
estrutura da Ponte sobre o Ribeirdo Teixeiras apresentou um concreto de pior
qualidade em relagdo as demais. No Viaduto de Coimbra | e na Ponte sobre o Rio
Pirapetinga foi possivel obter, além de leituras (indireta) obtidas em pontos da
estrutura, leituras (direta) nos corpos de prova cilindricos extraidos nos mesmos

pontos.



Tabela 4.5 — Velocidade de onda ultrassénica (Estrutura / Testemunho) em m/s e qualidade do
concreto.
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Area de ensaio

Ponte sobre o
Ribeirido Teixeiras’

Viaduto de Coimbra |

Ponte sobre o Rio
Pirapetinga

1 2706 (Regular) 3375 / 4586 (Bom) 3335 / 4292 (Bom)
2 2470 (Regular) 3142 / 4653 (Bom) 3465 / 4253 (Bom)
3 2293 (Regular) 3335 / 4823 (Bom) -

4 2959 (Regular) - 3222 /4211 (Bom)
5 2732 (Regular) 3435 / 4348 (Bom) 3258 / 4363 (Bom)
6 2748 (Regular) 3145 / 4417 (Bom) -

7 - 3132 / 4469 (Bom) -

8

9

Notas: ' Ndo foi realizado o ensaio nos testemunhos
Fonte: O autor

4.3.4 Ensaio de pacometria

O ensaio de pacometria (Figura 4.7) foi realizado para a verificacdo do
posicionamento das armaduras, assim como a estimativa de seus respectivos
didmetros. O posicionamento das areas de extragdo dos testemunhos também foi
determinado através desse ensaio, a fim de evitar o rompimento de armaduras no
momento da extragdo. Além disso, o ensaio auxiliou na verificagao dos resultados
obtidos com a reconstituicao dos projetos das estruturas. O ensaio foi realizado com
o equipamento Profometer 650 Al (Figura 4.8).

Figura 4.7 — Realizag&o do ensaio de pacometria em uma das longarinas da Ponte sobre o Ribeirdo
Teixeiras.

Fonte: O autor.
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Figura 4.8 — Profometer 650 Al.

Fonte: SCREENING EAGLE (2022).

Na Figura 4.9 é apresentado um dos resultados obtidos, o qual mostra a
distribuicdo dos estribos verticais na regiao do vao central proxima ao apoio na Ponte
sobre o Ribeirdo Teixeiras. Nota-se que o espagamento entre os estribos obtido com
0 ensaio de pacometria € de aproximadamente 20,0 cm, o que € verificado na face
inferior da longarina, onde os estribos estdo visiveis devido ao cobrimento insuficiente
ocasionado pela falta de uso de espagadores no ato da concretagem. Os demais
resultados podem ser consultados nos Apéndices B, C e D.

Figura 4.9 — Distribuicdo da armadura transversal (estribos verticais) na regido do vao central préxima
ao apoio na Ponte sobre o Ribeirao Teixeiras.

Fonte: O autor.

4.3.5 Potencial de corrosao

O ensaio de potencial (Figura 4.10) de corrosdo foi realizado com o
equipamento Profometer Corrosion com eletrodo de uma roda (Figura 4.11) na Ponte

sobre o Ribeirao Teixeiras.
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Figura 4.10 — Realizagao do ensaio de potencial de corrosdo na longarina da Ponte sobre o Ribeirao
Teixeiras.

Fonte: O autor.

Figura 4.11 — Profometer Corrosion.

4y
1@‘ -Jir
Fonte: SCREENING EAGLE (2022).

O ensaio foi realizado no pilar (Figura 4.12) e na longarina que apresentam
desplacamento com armadura exposta e em processo corrosivo. Os resultados
indicam uma corrosao mais localizada nos pontos com desplacamento de concreto.
No caso da longarina, por ser uma regido com solicitagdes nao criticas para a
armadura de flexao positiva, nao foi considerado uma reducéo da area de armadura

no calculo da resisténcia de projeto da sec¢ao para a verificagdo do Rating Factor.



Figura 4.12 — Resultado do ensaio no pilar da Ponte sobre o Ribeirdo Teixeiras.
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Fonte: O autor.

4.3.6 Ensaio de acelerometria

PC>0

-lM0<PC<0

-200<PC<-100

-200 <PC<-300

PC <-300
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O ensaio de acelerometria foi realizado em dois pontos em cada estrutura (meio

do vao e quarto do vao), a fim de calibrar o modelo de elementos finitos da estrutura

e representar mais fielmente o comportamento real da estrutura. As leituras de cada

estrutura foram obtidas com dois tipos de acelerémetros (Figura 4.13), ambos fixados

na defensa: um acelerdbmetro do modelo Sensr GP1L e um acelerdbmetro nos trés

eixos presente no smartphone Motorola XT190, com o auxilio do aplicativo

MyFrequency. As primeiras frequéncias naturais, obtidas a partir da transformada de

Fourier, estdo apresentadas na Tabela 4.6.

Fonte: O autor.

Figura 4.13 — Acelerbmetros fixados na defensa.
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Tabela 4.6 — Frequéncias naturais obtidas com o ensaio de acelerometria, em Hz.

Frequéncia Ponte sol?re .o Ribeirdo Viaduto de Coimbra | Pontfa SObfe ° Rio
natural Teixeiras Pirapetinga

172dovao 1/4dovao 1/2dovao 1/4dovao 1/2dovao 1/4do vao

12 (2,2) - 4,2 (4,2) - - 8,0 (7,9)

28 6,6 (6,6) 6,6 (6,6) 5,2 (5,2) 5,2 (5,1) 9,6 (9,7) 9,3 (9,3)

32 8,0 (8,0) 7,6 6,5 (6,5) (6,5) - 10,5 (10,0)

42 - 9,0 (9,0) (16,0) 16,2 (16,0) 17,7 (17,50 17,5(17,4)

5@ - (10,8) - - 18,9 (18,9) 18,9 (19,0)

6@ (12,2) 12,2 (12,2) - - - 22,8 (22,8)

78 14,2 (14,0) 14,8 (14,2) - - - 23,1 (23,3)

82 17,2 (17,00 17,0(16,8) - - - 24,0 (23,9)

92 18,8 (18,6) (18,8) - - - -

102 (20,2) - - - - -

112 - (22,4) - - - -

122 - (24,4) - - - -

Notas: Os valores entre parénteses representam as frequéncias obtidas com o smartphone.
Fonte: O autor.

4.3.7 Extragao de testemunhos

Os pontos de extragado dos testemunhos foram definidos com o ensaio de
pacometria, em regides pouco solicitadas. Apds a realizagdo da extragdo dos
testemunhos (Figura 4.14), preencheu-se com graute os pontos de extragdo. Foram
extraidos de cada estrutura, no minimo, seis testemunhos, conforme recomendacgdes
da ABNT NBR 7680-1 (2015).

Figura 4.14 — Realizagdo da extragdo de testemunho na longarina do
e

Viaduto de Coimbra I.

Fonte: O autor.

Os resultados individuais (feiext) do ensaio de compressdo axial dos

testemunhos estdo apresentados na Tabela 4.7, incluindo a estimativa da resisténcia
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caracteristica do lote (fciextseg) para fins de verificagdo da seguranga estrutural e o
coeficiente de variagdo amostral (CV), que indica se todos os testemunhos fazem

parte do mesmo lote.

Tabela 4.7 — Resisténcia a compresséo axial dos testemunhos, em MPa

Area de ensaio _Po_nt~e sol?re _o Viaduto de Coimbra | Pont_e SObfe ° Rio
Ribeirao Teixeiras Pirapetinga

1 11,05 46,13 37,59/38,13
2 14,71 36,45 33,77
3 11,89 40,80 -
4 16,81 - 38,26
5 17,08 44 11 32,46 / 38,04
6 14,82 35,35/37,87
7 - 31,13
8 - -
9 - -

foiextseg 14,39 38,83 36,37

CV (%) 17,3 13,4 71

Notas: A quantidade de resultados representa o niumero de testemunhos extraidos na mesma area
de ensaio.

Fonte: O autor
4.4 Reconstituicao dos projetos
Para a obtencao do RF, foi necessario realizar as reconstituicbes dos projetos

das estruturas, que foram baseadas nas normas citadas na Tabela 4.8.

Tabela 4.8 — Normas utilizadas na reconstituicdo dos projetos.

Norma Ponte sol?re _o Ribeirao Viaduto de Coimbra | Pont_e sobI:e o Rio
Teixeiras Pirapetinga
Estruturas de CA NB 1 (1978) NB 1 (1978) ABNT NBR 6118 (2007)
Pontes de CA NB 2 (1960) NB 2 (1960) ABNT NBR 7187 (2003)
Carga movel NB 6 (1960) NB 6 (1960) ABNT NBR 7187 (1984)

Fonte: O autor.

Os esforgos de projeto foram obtidos com base em um modelo analitico, sendo
que os esforgos devido ao carregamento movel foram avaliados conforme o Método

de Engesser-Courbon. Para mais informacgdes, consultar os Apéndices B, C e D.

4.41 Estimativa da resisténcia caracteristica do concreto a
compressao de projeto (fck,projeto)
Devido a auséncia de informagdes sobre a resisténcia caracteristica a
compressao do concreto (f.x) considerada no projeto da ponte, foi realizada uma
estimativa através da verificacdo das bielas comprimidas de concreto nas sec¢des

criticas. As sec¢des criticas analisadas foram as que apresentaram um maior esforgo
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cortante dentre as seguintes: sobre apoio, no meio do engrossamento e fora do
engrossamento. Entende-se que essa forma de estimativa pode auxiliar na obtengéo
da resisténcia minima de projeto quando néo sao realizados ensaios experimentais

na estrutura.

Tabela 4.9 — Estimativa do fck projeto, €m MPa

= o Ponte sobre o Viaduto de Coimbra  Ponte sobre o Rio
Secgao critica . i - e
Ribeirao Teixeiras | Pirapetinga
Sobre o apoio 9,6 9,6 10,9
Meio do engrossamento 10,9 10,6 121
Fora do engrossamento 13,8 13,5 15,5
fck,projeto 15 15 252

Notas: ' Por ser mais conservador, adotou-se o Modelo de calculo Il para a verificagao das bielas;
2 Considerou-se o valor minimo para uma CAA II.
Fonte: O autor.

4.4.2 Armadura longitudinal positiva necessaria

Seguindo as recomendacgdes das normas de projeto de cada estrutura, obteve-
se as armaduras longitudinais positivas necessarias (Asnec), atendendo as exigéncias
de fadiga recomendadas na época de projeto. Na Tabela 4.10 estdo apresentados os
resultados, assim como a estimativa do didametro das barras, o numero de camadas e
0 numero de barras por camada. Os resultados obtidos com a reconstituicido estao
proximos dos resultados aferidos com o ensaio de pacometria. O arranjo das
armaduras (numero de camdas e numero de barras por camada) foram estimados
com base nos resultados do ensaio de pacometria, onde, em alguns casos, foi
possivel estimar o numero de camadas e o numero de barras da armadura de flexao
positiva da camada inferior. Para mais informacdes, consultar os Apéndices B, C e D.

Tabela 4.10 — Armadura longitudinal positiva necessaria.
Ponte sobre o

e Viaduto de Ponte sobre o Rio
Item Ribeirao . . .
. Coimbrall Pirapetinga
Teixeiras
As nec (CM?) 110,8 98,3 88,4
® (mm) 25 25 25
N° barras 24 20 18
N° camadas 4 5 3
N° barras por camada 6 4 6

Fonte: O autor.



76

4.4.3 Armadura longitudinal negativa necessaria

Analogamente a reconstituicdo da armadura longitudinal positiva, na Tabela
4.11 sao apresentados os resultados obtidos de armadura longitudinal negativa

necessaria para as estruturas.

Tabela 4.11 — Armadura longitudinal negativa necessaria, em cm>.

Estrutura A’s nec

Ponte sobre o Ribeirao Teixeiras 100,4
Viaduto de Coimbra | 152,1
Ponte sobre o Rio Pirapetinga 86,2

Fonte: O autor.
4.4.4 Armadura transversal necessaria (Estribos verticais)

A reconstituicdo dos estribos verticais de cada estrutura foi feita com a reducéo
do esforgo cortante em regides proximas aos apoios, conforme o que a norma de
dimensionamento de estruturas de concreto permite. Os resultados estdo
apresentados na Tabela 4.12, sendo que estdo bem préximos aos valores aferidos
com o ensaio de pacometria. Ressalta-se que o ensaio de pacometria nao foi capaz
de determinar o numero de ramos. Para mais informacgdes, consultar os Apéndices B,
CeD.

Tabela 4.12 — Armadura transversal necessaria
Ponte sobre o

oo Viaduto de Ponte sobre o Rio
Item Ribeirao ) ) )
. Coimbra | Pirapetinga
Teixeiras
Asw,nec (sz/m) 25,6 25,6 16,1
® (mm) 12,5 10 10
N° ramos 4 4 4
s (cm) 20 12 20

Fonte: O autor.

4.5 Analise da seguranga estrutural

A andlise da segurancga estrutural foi realizada nas trés sec¢des criticas para o
dimensionamento das armaduras (momento fletor positivo maximo, momento fletor
negativo maximo e esforgo cortante maximo), conforme a metodologia de analise

proposta.

4.5.1 Modelo de elementos finitos

O modelo de elementos finitos de cada estrutura foi elaborado no software

CSIBridge v.23, conforme as dimensdes obtidas com o As Built e as propriedades do
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concreto obtidas dos testemunhos. A calibracdo dos modelos de elementos finitos
para a analise modal foi feita através da modificagdo da massa da estrutura (dos

elementos shell), afim de representar mais fielmente o comportamento da estrutura.

Para mais informacdes, como por exemplo as restricbes de apoio de cada

estrutura, consultar os Apéndices B, C e D.

4.5.2 Veiculos-tipo analisados

Ao total, foram analisados além do veiculo-tipo de projeto e o TB-450, sete
veiculos e um Conjunto Transportador de Cargas Especiais Indivisiveis. Para mais
informagdes sobre as dimensdes e a distribuicdo desses carregamentos, consultar os
Apéndices B, C e D.

4.5.3 Resisténcia de projeto (Rd)

A resisténcia de projeto (Rd) para analise com o Modelo | é obtida com os
parametros minimos obtidos com a reconstituicdo do projeto (fekprojeto € armaduras
necessarias) enquanto para a analise com o Modelo Il (Rs«=@R4), € obtida com a
resisténcia dos testemunhos (fckext.seg) € as armaduras necessarias calculadas através
da reconstituicdo. Ressalta-se que o célculo da resisténcia de projeto deve-se adequar

as recomendacgdes da normatizacao atual brasileira.

Os resultados obtidos para cada estrutura estdo apresentados na Tabela 4.13.

Para mais informagdes, consultar os Apéndices B, C e D.

Tabela 4.13 — Resisténcias de projeto

Ponte sobre o Viaduto de Coimbra Ponte sobre o Rio
Rq i e n .. \ .
Ribeirao Teixeiras | Pirapetinga
MR, tesrico / MRd,real (KN.m) 7478,2 / 7500,2 6709,4 / 6906,2 5096,2 / 5130,7
M’Rd,tesrico / M'Rd,real (KN.mM) -5662,5 / -5740,7 -7844,7 1 -9792,4 -4879,5 /-5096,3
VRd,tesrico/ VRd,real (KN) 2258,4 / 2286,3 2402,0/ 3157,9 1824,3/2168,9

Fonte: O autor.
4.5.4 Fator de reducao da capacidade (@)

O Modelo | de analise da seguranca estrutural considera o fator de redugéo da
capacidade (@), calculado com base na nota técnica atribuida a estrutura. Os valores
desse fator conforme cada método (Esloveno, Lituano e Americano), e para cada
estrutura estao apresentados na Tabela 4.14. Para mais informacdes sobre o calculo

desse fator, consultar os Apéndices B, C e D.
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Tabela 4.14 — Fatores de redugao de capacidade de cada estrutura.

Método .Po.nEe sot?re .o Viaduto de Coimbra | Pontfe S°bfe ° Rio
Ribeirao Teixeiras Pirapetinga
Esloveno 0,84 0,87 0,87
Lituano 0,82 0,90 0,90
Americano 0,85 0,95 0,95

Fonte: O autor.
4.5.5 Rating Factor conforme a metodologia proposta

A andlise da seguranca estrutural foi feita com base no Rating Factor, conforme
0s seguintes critérios:
e Acdes obtidas através do modelo de elementos finitos calibrado da
estrutura;
e Reducgao dos coeficientes de majoracdo das ag¢des, conforme o que a
ABNT NBR 7187 (2021) permite (yg = 1,20 e yq = 1,35);

e Coeficiente de impacto conforme a ABNT NBR 7188 (2013), porém,
desconsiderou-se o coeficiente de impacto adicional (CIA) pois trata-se
da verificagdo da segurancga de segobes criticas para o momento fletor e
esforco cortante;

¢ Desconsiderou-se o coeficiente de impacto e a carga de multidao para o

Conjunto Transportador de Cargas Especiais Indivisiveis (PBT 200).

Com base nesses critérios, calculou-se o RF para cada veiculo, conforme os
Modelos | e Il de analise. Os resultados estdo apresentados na Tabela 4.15. Para mais

informacdes sobre o calculo do RF, consultar os Apéndices B, C e D.

Os resultados mostram que dentre os métodos utilizados no Modelo |, o Método
Americano € o menos conservador, pois possui 0 maior fator de reducdo de
capacidade (@). Percebe-se também que o Viaduto de Coimbra | € 0 que possui 0s
menores RF’s, e isso pode ter ocorrido por apresentar um intervalo muito grande entre

a resisténcia de projeto estimada e a resisténcia obtida através dos testemunhos.

Outra conclusao sobre os resultados € que o Modelo Il € menos conservador
que todos os métodos do Modelo |, pois considera propriedades mais realistas do
concreto. O Modelo | pode ser aprimorado com a obtengéo do fck utilizado no projeto
das pontes, sendo que, os dois modelos podem ser aprimorados com as armaduras

realmente dimensionadas pelo projetista.
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5. CONCLUSOES

5.1 Conclusoes gerais

O primeiro ponto que pode ser destacado como conclusao refere-se a extensao
do trabalho realizado. A revisdo da literatura apresentada neste estudo,
principalmente no que se refere ao Apéndice A, foi de dificil redacao, pois trata sobre
a evolugdo das normas pertinentes ao projeto e dimensionamento de pontes de
concreto armado. O acesso a essas normas € moroso, pelo fato de grande parte delas
serem antigas, e ndo estao disponiveis. Por esse motivo, foi necessario entrar em
contato com o acervo da ABNT para compra dessas normas, além de investigar livros
e artigos que tratam sobre dimensionamento de pontes. Com isso, foi possivel
produzir um material que servira de fonte bibliografica para estudos futuros, trazendo
informagdes e dados essenciais para a reconstituicdo dos dados originais de projeto

de pontes antigas, que é ponto patente para a analise da seguranga dessas pontes.

O principal foco do presente trabalho foi a proposicdo de uma metodologia de
analise da segurancga estrutural que seja simples e consistente, com o intuito de que
0s Orgaos e concessionarias que administram as pontes consigam aplicar em suas
estruturas, e que seja compativel com a normatizagdo e procedimentos de
engenharia, brasileiros. Com esse intuito, foi necessario entender como séao
atualmente feitas essas analises, através de uma reviséo de literatura, e a partir dai,

propor um método de simples aplicagao.

Para a proposicao e verificagdo da metodologia, foram realizados estudos de
caso de trés pontes. Destaca-se que as inspegdes e vistorias realizadas nessas
estruturas foi a etapa mais dificil e trabalhosa, pois além de demandar tempo € uma
tarefa exaustiva. Percebeu-se n&o ser possivel observar todas as patologias e
detalhes em uma unica inspecdo, a cada nova inspecdo observa-se detalhes ou
patologias que nao foram observadas anteriormente. Além disso, a realizagao e
interpretacéo dos resultados dos ensaios realizados durante a inspegdo demandaram
mais tempo e aten¢do do que os ensaios realizados em laboratério. Isso se deve ao

fato de que as estruturas de pontes, principalmente as mais antigas, séo irregulares e
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apresentam patologias em regides de dificil acesso, fatores que dificultam a realizag&o
dos ensaios de maneira simples e rapida. Nessas situagbes, a utilizacdo de
equipamentos com o dorne se mostrou vantajosa. Por fim, para a obtengcédo de bons
resultados dos ensaios, foi necessario um estudo aprofundado do funcionamento dos
equipamentos, pois foi notorio que qualquer imprecisao no ato de realizar o ensaio

afeta os resultados.

A extracdo de testemunhos se mostrou muito custosa, tanto pelo valor
financeiro do servigco, tempo de execucédo lento, mobilizacdo de equipamentos, dificil
acesso aos pontos de extracdo, além da necessidade de preenchimento do furo
imediatamente apds a retirada do testemunho. Essa constatacdo aponta para a
necessidade de se trabalhar com ensaios nédo destrutivos para estimativa das

propriedades do concreto.

Por fim, os resultados das aplicagdes da metodologia de analise de seguranca
estrutural proposta, para pontes de concreto armado existentes, mostraram que o
Modelo I, que se baseia nas notas técnicas, sdo mais conservadores que o Modelo I,
que leva em consideragao propriedades dos materiais obtidas com a realizagao de
ensaios complementares. Isso mostra que o0s ensaios complementares sdo de
extrema importédncia para a obtencdo de resultados menos conservadores. A
metodologia proposta se apresenta adequada a realidade brasileira, ao propor a
reconstituicdo do projeto, pois a maioria das pontes n&o apresentam essas

informacoes.

Para as trés pontes analisadas o Modelo Il indicou que as pontes apresentam-
se seguras (RF > 1,0) para a passagem de veiculos mais criticos que circulam
atualmente nas rodovias brasileiras, enquanto que o Modelo | indicou que essas

mesmas estruturas ja ndo estariam seguras para transposi¢ao dos mesmos veiculos.

Por fim, conclui-se que o presente estudo alcangou os objetivos inicialmente
propostos, entregando a proposi¢ao e exemplificando a aplicagdo de uma metodologia

para a avaliagao da seguranga de pontes antigas em concreto armado.
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5.2 Sugestoes de trabalhos futuros

A partir das conclusdes obtidas com o presente trabalho, foi possivel observar

algumas lacunas que podem ser solucionadas em trabalhos futuros:

[ ]

Aprimoragao da metodologia proposta, considerando apenas o uso de
ensaios nao-destrutivos

Correlagdes entre a resisténcia do concreto das pontes brasileiras com
os resultados dos ensaios de esclerometria e pacometria, pois existe
dificuldades para a extracao de testemunhos de todas as estruturas;
Proposicao de novos fatores de redugcédo da capacidade (@) com base
nas notas técnicas de normas e manuais brasileiros, a fim de representar
a realidade das pontes brasileiras;

Proposicao de uma metodologia que considere niveis de analise de
segunca, iniciando com um nivel de analise baseado apenas na nota
técnica e nas solicitagdes de projeto, em seguida, niveis de analise que
incluam a reconstituigdo de projeto e por fim, um nivel de analise que
englobe a realizagdo de ensaios na estrutura. A escolha de um nivel de
analise mais complexo seria motivado quando um nivel mais simples

nao conduzisse a um RF satisfatorio.
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APENDICE A - COMPARATIVO NORMATIVO

A.1 — INTRODUGAO

As pontes e viadutos que compdem as rodovias brasileiras nos ambitos federal,
estadual e municipal, também conhecidas como obras-de-arte especiais (OAE),
muitas delas construidas ha varias décadas, constituem um acervo publico de valor

inestimavel para o desenvolvimento social e econdmico do pais (VITORIO, 2012).

Paralelamente ao incentivo da expansao da malha rodoviaria, fomentada ao
longo das ultimas décadas, que resultou em aumento vertigino das OAE’s, depara-se
com a falta de programas de manutenc&o preventiva que evitariam a deterioragao
precoce dessas estruturas e a necessidade frequente de agdes corretivas. Acredita-
se que a falta de medidas corretivas € consequéncia da falta de recursos publicos a
este fim (ANDRADE, 2012).

De acordo com Lima e Fonseca (2014), grande parte das pontes constituintes
da malha rodoviaria federal no Brasil foi construida antes de 1984, e possuem
capacidade estrutural incompativel com o solicitagdo imposta pelo trafego atual. Em
2004, segundo dados publicados por Mendes (2009), existiam 5619 obras
cadastradas pelo DNIT, das quais 70% possuiam idade superior a 30 anos
(atualmente mais de 40 anos de idade), dessas 70%, cerca de 90% das pontes foram
projetadas com trem-tipo de 240 kN ou 360 kN. A maioria dessas pontes (construidas
antes de 1984) é de concreto armado e informagdes sobre os materiais constituintes
e suas respectivas caracteristicas mecanicas séo escassas (MENDES et al., 2012).

Segundo a ABNT NBR 7187 (2021), é permitido a reconstituicao do projeto da
ponte, em situagdes onde nao existem projetos executivos originais e com
insuficiéncia de detalhes construtivos, para que seja feita uma analise completa do
comportamento da estrutura, utilizando critérios, recomendagdes e normas que
vigoravam na época de sua construgado, com o objetivo de verifica-la considerando as
condi¢cOes atuais de carregamento e normatizagao vigente. Ainda de acordo com a
referida norma, fica a critério do profissional responsavel pela verificagao a realizagao
de investigacbes adicionais como provas de carga, e a utilizacdo de métodos
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destrutivos e ndo destrutivos para caracterizagdo do comportamento mecanico dos

materiais.

Apesar das pontes serem dimensionadas de acordo com um determinado trem-
tipo, diversos tipos de veiculos ou Combinacao de Veiculos de Cargas (CVC) estao
permitidos a circular pelas rodovias, alguns somente quando portarem uma
Autorizagdo Especial de Transito (AET). De acordo com a Resolugdo n° 211 do
CONTRAN (2006), as CVC’s com mais de duas unidades, incluidas a unidade tratora,
com peso bruto total acima de 57 toneladas ou com comprimento total acima de 19,30
m, sO poderédo circular portando uma AET, concedida quando respeitado um Peso
Bruto Total Combinado (PBTC) igual ou inferior a 74 toneladas, dentre outros
requisitos. Além disso, na Resolugédo n° 1 (2021) é exigido a exige apresentacéao do
Estudo de Viabilidade Estrutural (EVE) de todas as OAE que constam ao longo do
itinerario a ser percorrido, quando o Peso Bruto Total (PBT) da CVC for igual ou
superior a 288,0 toneladas.

Na Resolugédo n° 1 do DNIT (2021) é apresentado que a transposi¢ao de uma
OAE em tangente por conjuntos transportadores com PBTC superior a 100,0
toneladas devera ser feita em marcha muita lenta e constante, sem impacto de
frenagem e aceleragdo, permitindo que a que a verificagdo da seguranga possa ser
feita sem a consideragao de alguns parametros, como o coeficiente de impacto.

El Debs (2001), realizou um estudo técnico para a analise das consequéncias
do trafego de CVC’s regulamentados pela Resolugdo 68 do CONTRAN (1998 apud El
Debs, 2001), sobre as pontes da rede rodoviaria do DER-SP. Para o estudo, foi feito
a comparacgao entre os maximos esforgos solicitantes, provenientes dos trens-tipo
normativos empregados no projeto estrutural, com os maximos esforgos gerados
pelas CVC’s, previstos por modelos numéricos em elementos finitos. Foram
considerados as classes 24 e 36 da NB 6 (1960) e a classe 45 da ABNT NBR 7188
(1984), além dos CVC'’s: a) rodotrem de 74 toneladas e 19,80 metros de comprimento
(RT 74/20); b) rodotrem de 74 toneladas e 25,00 metros de comprimento (RT 74/25);
) bi-trem de 74 toneladas e 24,90 metros de comprimento (BT 74/25); e d) caminhao
basculante de 48,5 toneladas e 13,50 metros de comprimento (BB 48/14). El Debs
(2001) concluiu que nao era recomendado o trafego de algumas CVC’s pelas pontes

das classes 24 e 30. Além disso, a CVC RT 74/20 demonstrou ndo ser compativel
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com as pontes da malha viaria, inclusive para maioria das pontes pertencentes a
classe 45, pois os esforgos solicitantes ultrapassaram a capacidade resistente de
projeto, ja as CVC’s RT 74/25 e BT 74/25 demonstraram ser compativeis com as

pontes da classe 36 e 45.

Uma vez considerada a necessidade de reconstituicdo do projeto original para
a avaliacéo tedrica e estrutural das pontes existentes, o presente estudo investigou a
evolugado dos parametros de projeto que orientam o dimensionamento de longarinas
de concreto armado, segundo abordagens: evolugao das propriedades mecanicas dos
materiais, evolugao das acdes e combinag¢des de acdes e evolucado dos critérios de
dimensionamento relativos a flexdo pura e ao cisalhamento, além da verificacdo da

fadiga das armaduras passivas.

O primeiro tépico aborda a evolugdo dos parametros de projeto
correspondentes aos materiais componentes do concreto armado, concreto e ago das

armaduras passivas,

O segundo tépico aborda a evolugao das agdes de projeto especialmente em
relacédo as agdes variaveis, devido ao trem-tipo de projeto e ao coeficiente de impacto,

que simplifica o carregamento movel pela majoragéo do carregamento estatico.

O terceiro tépico aborda a evolugao de critérios de dimensionamento
especificados nas antigas normatizag¢des e hipéteses de dimensionamento utilizados
por alguns autores da época. Este tépico foi dividido em trés subtopicos:

dimensionamento a flexao, dimensionamento ao cisalhamento e verificagdo da fadiga.

Trata-se de um estudo em fase preliminar, sendo apresentado o referencial
tedrico e, uma analise simplificada dos dados de projeto. A proxima etapa ira
compreender a elaboracdo de uma planilha eletrdnica capaz de verificar as se¢des
criticas das longarinas de pontes em concreto armado, de acordo com as antigas
norma de projeto de uma dada ponte e fazer ao mesmo tempo, a verificagado dessas
secOes considerando a normatizagao vigente atual. Com isso, sera possivel fazer uma
estimativa da capacidade de carga de projeto das longarinas de uma ponte antiga e,
posteriormente, estimar a capacidade de carga com base nas normas vigentes. Além

disso, sera possivel realizar a verificagdo da seguranga da estrutura em relagao aos
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veiculos usuais e especiais, que precisam de uma Autorizacdo Especial de Transito
(AET).

A.2 - EVOLUGAO DA RESISTENCIA E DAS PROPRIEDADES DO
CONCRETO

A.2.1 — Resisténcia a compressao

Durante a vigéncia das normas NB 1 (1946) e NB 1 (1950), ambas baseadas
no Método das Tensbes Admissiveis (MTA), as tensdes admissiveis de compressao
do concreto e seus respectivos limites superiores eram estabelecidos com base no
tipo de dosagem e no tipo de solicitagdo. Para a dosagem racional, calculava-se a
tensdo admissivel de compressao do concreto (c.) em fungcédo da tensdo média de
ruptura do concreto a compressao com 28 dias de idade (o.,5), conforme a Tabela

0.1, a qual ndo devia ser inferior a 12,5 MPa.

Tabela 0.1 - Tensao admissivel de compressao do concreto conforme as normas NB 1 (1946) e NB 1

(1950).
Dosagem/Solicitagao Empirica Racional
Compresséo axial ou flexdo composta _ _ _Ocs
< 4,0MP = < 6,0 MP
(tensdo no C.G. da secao transversal) Oc = 4,0MPa Gc 3 a

a i o
) Flexao simples ou c?mposta 5. <4,5MPa 5. = €28 _ 7 5 MPa
(tensdo nas bordas da secéo transversal)

T 2,5

Fonte: O autor.

Para fins de comparagao com a normatizagao vigente, a tensdo média (o.,3)
pode ser tomada como equivalente a resisténcia média do concreto a compressao aos
28 dias de idade (f.,,5) mostrada ABNT NBR 12655 (2015), conforme a Equacgéo 0.1.

fcmj = fckj + 1,65 " Sq 0.1

onde,

femj — Resisténcia média do concreto a compresséo, prevista para a idade de j dias,
expressa em MPa;

f.kj — Resisténcia caracteristica do concreto a compresséao, prevista para a idade de j
dias, expressa em MPa;

sq — Desvio-padrao da dosagem, expresso em MPa.
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Com a publicagéo da NB 1 (1960), com o dimensionamento ainda baseado no
Método das Tensdes Admissiveis (MTA), a tensdo admissivel de compressédo do
concreto (6.) passou a ser calculada em fungdo da tensdo minima de ruptura do
concreto (ogr), a qual corresponderia a resisténcia caracteristica do concreto a
compressao (f.x) descrita pela normatizagédo vigente. Na NB 1 (1960), (og) era
calculada em funcéo da tensdo média de ruptura do concreto a compressao com 28
dias de idade (o.,5) do desvio-padrao (s4) conhecido, e caso o desvio-padréo ndo seja
conhecido, essa tensido passa a ser calculada de acordo com o grau de controle de
execucgao do concreto (Tabela 0.2). Ressalta-se que o valor obtido do desvio-padréao
da NB 1 (1960) era obtido fungdo da tensdo média de ruptura do concreto a

compressao com 28 dias de idade (o,,g).

Em termos de dimensionamento, a tensdo admissivel de compressio do
concreto passou a ser verificada somente na borda da secao transversal. Para uma
peca solicitada a flexao simples ou composta, quando calculada no estadio Il, a tenséo

admissivel de compressao do concreto (c,.) era dada pela Equacgao 0.2.

o
5. == <11MPa 0.2
Tabela 0.2 — Tensdo minima de ruptura do concreto conforme a NB 1 (1960).
Controle de execugao/ . .
. o Rigoroso Razoavel Regular
Coeficiente de variagao
Conhecido 028 —1,65-54 <0,8-0.,5
Desconhecido 3/4: 0.8 2/3 08 3/5 03

Fonte: O autor.

O dimensionamento apds a publicagdo da NB 1 (1978), posteriormente
registrada no Inmetro como ABNT NBR 6118 (1980), passou a ser baseado no Método
dos Estados Limites (MEL). Surgiu, entdo, o termo resisténcia caracteristica a
compressao do concreto (f.x). A resisténcia de calculo (f.4) passou a ser calculada
pelo quociente entre a resisténcia caracteristica e um coeficiente de minoragcdo da

resisténcia do concreto (y.), o qual possuia um valor fixo de 1,4 (Equagao 0.3).

fcd fcd 0.3
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A partir da publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003), ainda em vigor na ABNT

NBR 6118 (2014), o coeficiente de minoragao da resisténcia do concreto (y.) passou

a ser funcéo da combinagdo ultima adotada (Tabela 0.3).

Tabela 0.3 — Coeficientes de minoragéo da resi

sténcia do concreto a partir da publicagédo da ABNT

NBR 6118 (2003).
Combinagodes Y,
Normais 1,4
Especiais ou de construgao 1,2
Excepcionais 1,2

Fonte: Adaptado da

ABNT NBR 6118 (2014)

Percebe-se que nas primeiras normas era utilizada a tensdo média de ruptura

do concreto para o calculo da resisténcia a compressao e, a partir da publicacédo da

NB 1 (1960), passou a ser utilizada a ten

sdo minima de ruptura do concreto (oR), que

para a situacdo conhecida, pode ser associada ao f., ao se adotar os valores de

desvio-padrao mostrados na NBR 15655
podem ser representadas pela curva

para situagao desconhecida. Essas tensdes

normal de distribuicdo da resisténcia a

compressao do concreto, conforme indicado na Figura 0.1, que traz um exemplo de

tensdo minima associado a um desvio padrao correspondente a uma resisténcia que

tem 5% de probabilidade de ndo ser alcangada, e que neste caso, coincide com o fy.

Figura 0.1 — Curva normal de distribuigdo da resisténcia a compressao do concreto.

F 3

Densidade de probabilidade

%

fck ou Gy fem OU 628

Fonte: Adaptado de GOMES (2013).

Na Figura 0.2 é representado a evolugdo do critério normativo de resisténcia

minima a compressao do concreto exigida para o concreto empregado. Durante a
vigéncia das normas ABNT NBR 6118 (2003) e ABNT NBR 6118 (2007), era permitido

a utilizacado de concreto da classe C15 apenas para fundacdes e obras provisorias.
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Figura 0.2 — Evolugéo da resisténcia minima a compressao do concreto.
fok, Oc,28 oU OR

(MPa)
N
30
25
fe>25 MPa*
20
15
o 75> 12,5 MPa
op>=11 MPa
10 5 fo>=9 MPa
5
> ANO
) o o = [ P o = o=
i 92 k. &5 &5 & =2 =37
&= o e — o bt &~ IS ~

* Valor adotado para Classe de Agressividade Ambiental (CAA) I1. Para outras CAA, consultar a norma ABNT NBR 6118 (2003) ou posterior

Fonte: O autor.
A.2.2 — Resisténcia a tragao
A resisténcia a tracdo do concreto comecou a ser abordada apenas a partir da
publicagdo da NB 1 (1978), sendo determinada através de ensaios de tragcdo na

compressao diametral, ou na falta desses, por meio das relagbes para a resisténcia

caracteristica do concreto a tracao (f;;) descritas na Tabela 0.4.

Tabela 0.4 — Resisténcia caracteristica do concreto a tracdo conforme a NB 1 (1978)

Resisténcia caracteristica a Resisténcia caracteristica a
compressao do concreto compressao do concreto
(fex) (Fex)

< 18 MPa f/10
> 18 MPa 0,06-f, + 0,7 MPa

Fonte: O autor.

A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), a resisténcia a tragao direta
(f.c) pode ser determinada a partir da resisténcia a tragcdo indireta (f.s,) ou da
resisténcia a tragdo na flexdo (f ), as quais sdo obtidas atraves dos ensaios de tracdo
por compressao diametral e de tragao na flexao, respectivamente. Pode-se considerar

a resisténcia a tracao direta (f) igual a 0,9 - f.;s, ou a 0,7 - f¢ €, na falta de ensaios,
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os valores médio ou caracteristico e de calculo da resisténcia a tragao direta (f;;)

podem ser avaliados por meio das Equacgdes 0.4, 0.5, 0.6 e 0.7.

fct,m =03- fc2k/3 04
fctk,inf =0,7- fct,m 0.5
fctk,sup =13 feym 0.6

fet
forg = YLC 0.7

A.2.3 — Resisténcia ao cisalhamento

Durante a vigéncia das normas NB 1 (1946) e NB 1 (1950), o limite superior da
tensdo admissivel ao cisalhamento do concreto (T) era dado em fungao do tipo de
dosagem e da presenga de armaduras para resistir aos esforgos de tragdo oriundos
do cisalhamento (Tabela 0.5), sendo que, para a dosagem racional, essa tensao era
calculada em func&o da resisténcia a compressdo média aos 28 dias (o,3).

Tabela 0.5 — Tensao admissivel de cisalhamento no concreto conforme a NB 1 (1946).
Dosagem/

Empirica Racional
Preseng¢a de armadura P
(¢}
Ha armadura T<1,2MPa T= C(Z)B < 2,0 MPa
L. _ _  Ocs
Caso contrario T<0,4MPa T= 5 < 0,8 MPa

Fonte: O autor.

Na NB 1 (1960), a verificacdo das tensdes de cisalhamento era feita
determinando-se a maior tensao principal de tragdo no concreto (o) no ponto em que
ocorre a maxima tensao de cisalhamento, que, no caso da flexdo simples, seria na
altura do centroide da se¢ao. A tensdo admissivel de cisalhamento é uma limitagéo
do valor da tensao principal, de acordo com a presenc¢a ou ndo de armadura para

resistir os esforgcos de tracao oriundos do cisalhamento, conforme a Tabela 0.6.

Tabela 0.6 — Limites da maior tensao principal de tragdo no concreto conforme a NB 1 (1960).

Armadura para resistir a todos 04
os esforgos de tragao (MPa)
Calculada e suficiente < {GRZ/ ; 5
- O'R/ZS
<
Insuficiente < { 0.8

Fonte: O autor.

Durante a vigéncia das normas NB 1 (1978) e ABNT NBR 6118 (1980), o valor

ultimo da tensao convencional de cisalhamento (de referéncia) na alma da pega (ty,y),
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para pecas lineares com b, < 5-h, era dado em fungéo da inclinagdo da armadura

transversal sobre o eixo da pega (a), conforme a Tabela 0.7.

Tabela 0.7 — Valor ultimo da tensdo convencional de cisalhamento na alma da pega conforme a NB 1

(1978).
Inclinagao da armadura Valor ultimo da tensao
transversal convencional de cisalhamento
(o) (Twu)
Toda a armadura inclinada de 45° 0,30-f,q <5,5MPa
Outros casos 0,25-f.q <4,5MPa

Fonte: O autor.

A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), baseada no CEB-FIP (1990),
a resisténcia a compressido das bielas atravessadas por mais de um tirante,
mecanismo de transmissado da forgca cortante pelo modelo de trelica, passou a ser
dada pelo valor f_.4,, conforme as Equacgdes 0.8 e 0.9. Segundo Bastos (2021), «, €
um fator redutor da resisténcia a compressao do concreto nos casos em que ha tragao
transversal por efeito de armadura e fissuras transversais as tensées de compressao,
conforme a Figura 0.3. Ao substituir f.4;, nos modelos de treliga, para elementos
lineares, obtém-se a forga cortante resistente de calculo (Vrq2) para os modelos | e I,

relativas a ruina das diagonais comprimidas de concreto, conforme a Tabela 0.8.

0.8
feaz = 0,60 - atyy - feqg

sendo,

0 = (1 1) 0

Figura 0.3 — Tensao de tragdo com compresséao transversal.

tensdo de (racdo
de armadura

tensao=< faz

fissura

Fonte: Adaptado de BASTOS (2021).
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Tabela 0.8 — Forga cortante resistente de calculo (Vrad2).
Modelo de calculo VRa2
I 0,27 -0y - feq by - d
I 0,54y, - foq by, - d-sen®0 - (cotg a + cotg 0)
Notas: 6— Angulo de inclinagéo das bielas de compresséo; a — Inclinagdo dos
estribos em relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural.
Fonte: O autor.

A.2.4 — Médulo de elasticidade

Até a publicagdo da NB 1(1978), o mdédulo de elasticidade do concreto (E.) era
funcdo do modulo de elasticidade do material da armadura (Eg), conforme o tipo de
calculo e o estadio de deformagao do concreto. Existem dois valores para o médulo
de elasticidade do concreto, o primeiro para o calculo de deformacgdes elasticas e
grandezas hiperestaticas no estadio | e segundo para o calculo de pecgas de concreto
armado submetidas a esforgos de flexado simples ou composta, no estadio Il, conforme
a Tabela 0.9.

Tabela 0.9 — Médulo de elasticidade do concreto antes da publicacdo da NB 1 (1978).
Estadio Médulo de elasticidade do concreto (E.)
E
I

I Es

Fonte: O autor.

Durante a vigéncia das normas NB 1(1978) e ABNT NBR 6118(1980), na falta
de resultados experimentais, o médulo de deformacéo longitudinal a compressao do
concreto (E.) era suposto através da Equacado 0.10, fungdo da resisténcia média do
concreto a compressao, prevista para a idade de j dias (f;;). No projeto, tomava-se

para o calculo de f;; a Equagao 0.11.

E. = 6600 \/f_c] 0.10

f = g + 3,5 MPa 0.11

A partir da publicagao da ABNT NBR 6118 (2003), ainda mantida na ABNT NBR
6118 (2014), quando n&o forem realizados ensaios, o médulo de elasticidade tangente
inicial do concreto (E.) pode ser estimado através da Equacdo 0.12, fungdo da
resisténcia caracteristica do concreto a compressao (f.x) e do coeficiente ag, que leva

em consideragao natureza do agregado.

E, = ag - 5600 - /T 0.12
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A.2.5 - Fadiga

A verificacdo da fadiga no concreto passou a ser considerada a partir da
publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003). Desde a sua vigéncia, a verificagdo do
concreto a fadiga na compressao € dada, para combinagao frequente de agdes, pela
limitagdo da maxima tensado solicitante ao valor da resisténcia a compressdo do

concreto de calculo a fadiga (f.4t.q), dada pela Equagéo 0.13.

feafaqa = 0,45 - fq 0.13

A verificagdo da fadiga do concreto na tragao, para a combinacgéao frequente de
acoes, é feita pela limitacdo da tensao maxima de tracdo ao valor da resisténcia de
calculo a tragéo do concreto na fadiga (f 4 f.q), dada pela Equagéo 0.14. A verificagao
da fadiga na tracao é feita apenas nas situagdes em que a resisténcia a tragéo é

essencial para a estabilidade da estrutura.

fetafad = 0,3 * ferd,ine 0.14

A.3 - EVOLUGAO DA RESISTENCIA E DAS PROPRIEDADES DO AGO
DESTINADO A ARMADURAS PARA ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

A.3.1 — Categorias de ago

Na Figura 0.4 sao representados os periodos de vigéncia de cada categoria de
aco e sua respectiva resisténcia caracteristica ao escoamento (fyy), conforme as

normas de dimensionamento de estruturas de concreto armado (NB 1 e ABNT NBR
6118).
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Figura 0.4 — Periodos de vigéncia das categorias de a¢o destinados a armaduras para estruturas de
concreto armado.

™
=0
=
N
CA-60
600
CA-T50 CA-50
500 &
1 CA-40
400 CA-T40 & &
CA-32
50-CA @ &
300
200
100
> ANO
= = = = = = = = =
il = — - — — o o o~

Fonte: O autor.

A.3.2 - Resisténcia dos agos e moédulo de elasticidade

O Método das Tensdes Admissiveis foi utilizado, em carater normativo, até a
publicagdo da NB 1 (1978). Para o dimensionamento, utilizava-se a tensdo admissivel

na armadura de tragao (o).

A NB 1 (1940) permitia a utilizacdo de duas categorias de aco, 37 CA e 50 CA,
em que 0s numeros presentes no nome da categoria representavam o limite de ruptura
do aco em kN/cm?. A tensdo admissivel da armadura era definida em fungao da

solicitacao, conforme a Tabela 0.10.

Tabela 0.10 — Tensao admissivel na armadura de tragdo conforme a NB 1 (1940), em MPa.
Categoria/Solicitagao 37 CA 50 CA
Forca axial ou flexao composta 120 150
(médias das tensdes em toda a armadura longitudinal)
Flexao simples ou flexdo composta
(tensdo maxima)
Fonte: O autor.

150 180

Durante a vigéncia da NB 1 (1960), permitia-se a utilizacdo de quatro categorias
de aco (37 CA, 50 CA, CA-T40 e CA-T50), onde o termo T presente no nome da

categoria representava os agos torcidos e, 0s numeros, a resisténcia ao escoamento
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do aco em kN/cm?. A tensdo admissivel de tragdo da armadura passou a ser fungao
somente da categoria de ago, conforme a Tabela 0.11.

Tabela 0.11 — Tensao admissivel na armadura de tragdo conforme a NB 1 (1960), em MPa.
Tensao admissivel

Categoria (3.)
37 CA 150
50 CA 180

CA-T40 240

CA-T50 300

Fonte: O autor.

Com a publicagdo da NB 1 (1978), baseado no Método dos Estados Limites,
cinco categorias de ago passaram a ser utilizadas (CA-25, CA-32, CA-40, CA-50 e
CA-60), onde a numeragao na nomenclatura corresponde a resisténcia caracteristica

ao escoamento do acgo (fy). Na Tabela 0.12 € apresentado os coeficientes de

minoragao da resisténcia caracteristica ao escoamento do ago (ys).

Tabela 0.12 — Coeficiente de minoragao da resisténcia do ago conforme a NB 1 (1978).
Situagao Ys
Obedecidas as prescrigées quando ao controle de qualidade da ABNT NBR 7480 1,15
Caso contrario, apenas em obras de pequena importancia nas quais se
empregam agos das categorias CA-25 e CA-32
Fonte: O autor.

1,25

A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), as categorias CA-32 e CA-
40 foram extintas da norma. Os coeficientes de minoracdo da resisténcia
caracteristica ao escoamento do ago (ys) passaram a ser fungdo da combinagéo
ultima utilizada, conforme a Tabela 0.13.

Tabela 0.13 — Coeficientes de minoragéo da resisténcia do ago a partir da publicagdo da ABNT NBR
6118 (2003).

Combinagodes Ys
Normais 1,15
Especiais ou de construgao 1,15
Excepcionais 1,0

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2003).

Parametros relevantes dos tipos de aco para o projeto de estruturas de
concreto armado foram levantados desde a antiga Especificagao Brasileira EB 3 até
a atual normatizacao referente ao aco destinado a armaduras para estruturas de
concreto armado, a ABNT NBR 7480 (2007). Resisténcia caracteristica ao

escoamento (fyy), resisténcia convencional a ruptura ou limite de resisténcia (f.),

resisténcia de calculo (ou tensao admissivel) (f,4 ou G5) € modulo de elasticidade (Es)
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foram os parametros levantados, dispostos de acordo com a evolugido da NB 1,
indicados na Tabela 0.14.
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A.3.3 - Fadiga

Durante a vigéncia da Especificagao Brasileira EB 3 (1967), para barras e fios
das categorias CA-40, CA-50 e CA-60, limitava-se a amplitude maxima das variagdes

de tensdes na armadura, oriundas das cargas moéveis, conforme a Tabela 0.15.

Tabela 0.15 — Amplitude maxima das variagoes de tensdes na armadura conforme a EB 3 (1967), em

MPa.
Tipo de armadura
Barras retas ou curvadas’ 220
Estribos ou barras curvadas? 170

Notas: ' Eixos com raios de curvatura ndo menores que 0s
indicados na Tabela 0.16; 2 Caso contrario (Tabela 0.16).
Fonte: O autor.

Tabela 0.16 — raios de curvatura conforme a EB 3 (1967)

Categoria Raio de curvatura
CA-40 12-¢
CA-50 15-¢
CA-60 18- ¢

Notas: ¢ — Didmetro da barra.
Fonte: O autor.

Ressalta-se que s6 se consideravam as variagcdes de tensbdes devidas as
cargas moveis (majoradas por um coeficiente de impacto tomado igual a 1,2) e,
quando for o caso, a forga centrifuga. Nao se consideravam as variagdes de tensbes
devidas ao impacto lateral, frenacao, variagdes de temperatura, retragcado, deformacao
lenta, e as outras a¢des acidentais.

A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), a verificagao da fadiga na
armadura se da quando a maxima variagdo de tensdo calculada (Acg), para a
combinagéo frequente de agbes, n&o ultrapassar o valor Afgq¢,q. Os valores minimos
de Afsyrq Para armadura passiva da categoria CA-50, fungdo do didmetro da

armadura e do caso em que ela se encontra, estdo apresentados na Tabela 0.17.
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Tabela 0.17 - Valores de Af;q rqa,mm, Para 2x10° ciclos (MPa) de acordo com a ABNT NBR 6118
(2003) ou posterior, para armadura passiva (CA-50).
[
Caso (mm) Tipo!
10 12,5 16 20 22 25 32 40

Barras retas ou dobradas:
D>25®

Barras retas ou dobradas:
D<25-®

D=5-® <20 mm
D=8-®>20mm
Estribos:

D=3 <10mm
Ambiente marinho:

Classe IV
Barras soldadas? e

conectores mecanicos
Notas: ' Tipos da curva S-N;2Incluindo solda por ponto ou das extremidades.
Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2003)

190 190 190 185 180 175 165 150 T4

105 105 105 105 100 95 90 85 T

85 85 85 - - - - - T4
65 65 65 65 65 65 65 65 T4

85 85 85 85 85 85 85 85 Ta

A.4 - EVOLUGAO DAS AGCOES NAS PONTES DE CONCRETO
A.4.1 - Cargas moveis

A primeira norma brasileira a realizar consideragbes das cargas moveis em
pontes foi a NB 6 (1946). Durante a sua vigéncia, classificava-se as rodovias conforme
0 seu respectivo grau de importancia, a qual era fungdo da carga maxima permitida
para o trafego. Para cada classe, especificava-se um trem-tipo para o projeto da ponte

situada naquela rodovia, composto por um veiculo-tipo e por uma carga de multidao.
A.4.1.1 - Veiculo-tipo

Durante a vigéncia da NB 6 (1946), em funcéo da classe, o veiculo-tipo era
composto por um compressor e tantos caminhdes quantas forem as faixas de trafego,
menos uma, conforme a Tabela 0.18. Ressalta-se que 0s compressores possuiam
apenas uma roda dianteira. Todos deviam estar orientados na diregdo do trafego e
colocados na posicao mais desfavoravel para o calculo do elemento considerado, com
restricdo de apenas um veiculo por faixa de trafego. Na posi¢gdo mais desfavoravel
para o elemento estudado, colocava-se um compressor tipo C ou B para a verificagcao

da resisténcia da estrutura de pontes da classe | e Il, respectivamente.
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Tabela 0.18 — Composigédo do veiculo-tipo em fungéo da classe da rodovia, conforme a NB 6 (1946).

Classe Compressor Caminhao
I B B
Il A A
11 A A

Fonte: O autor.

Houveram pequenas alteragbes com a publicagdo da NB 6 (1950). A
composi¢cao do veiculo-tipo passou a ser feita pela Tabela 0.19. Na posicdo mais
desfavoravel para o elemento estudado, colocava-se um compressor tipo C ou B para
a verificacdo da capacidade resistente da estrutura das pontes da classe Il e lll,

respectivamente.

Tabela 0.19 - Composigdo do veiculo-tipo em fun¢ao da classe da rodovia, conforme a NB 6 (1950).

Classe Compressor Caminhao
I C C
Il B B
11 A A

Fonte: O autor.

Com a publicagdo NB 6 (1960), o veiculo-tipo passou a ser constituido de
apenas um unico veiculo e sua largura aumentou de 2,5 m para 3,0 m, dimensdes
mantidas na normatizagdo vigente. As pontes rodoviarias passaram a ser
classificadas em funcdo da classe da rodovia (classes 12, 24 e 36), a qual determina

o veiculo-tipo a ser utilizado, conforme Tabela 0.20.

Tabela 0.20 — Veiculo-tipo conforme a NB 6 (1960).

Classe da rodovia Classe da ponte Veiculo-tipo
I C C
Il B B
11 A A

Fonte: O autor.

Em 1984, a NB 6 passou a ser chamada de ABNT NBR 7188 (1984). As pontes
passaram a ser classificadas de acordo com o veiculo-tipo de projeto (classes 24 e 36
foram substituidas por veiculos-tipo das classes 30 e 45, respectivamente). Portanto,

as pontes eram passaram a ser classificadas nas classes 12, 30 e 45.

A publicagcdo da ABNT NBR 7188 (2013) excluiu as classes 12 e 30 presentes
na ABNT NBR 7188 (1984). Uma carga movel rodoviaria padréo foi estabelecida (TB-
450), representada por um veiculo-tipo de 450 kN, portanto, em obras de estradas
vicinais municipais e em obras particulares, pode-se considerar a TB-240,

representada por um veiculo-tipo de 240 kN.
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Na Figura 0.5 e na Tabela 0.21 estdo apresentados a evolugéo do peso total e

das caracteristicas geométricas dos veiculos-tipo conforme cada norma.

Figura 0.5 — Esquematizacao das caracteristicas do veiculo-tipo.

e 73]

P1 P: Pa P1 Ps

bICT [T CIb--- ==l I
: {

L be b :
— ety
l C | | C |

Fonte: Adaptado da NB 6 (1982).
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Na Figura 0.6 € apresentado a evolugdo do peso total do veiculo-tipo para
pontes rodoviarias de duas faixas de trafego. Para as normas NB 6 (1946) e NB 6
(1950), soma-se o peso de um compressor e de um caminhao para a composi¢ao do

veiculo-tipo conforme a classe da ponte.

Figura 0.6 - Evolugao do peso total do veiculo-tipo de projeto conforme cada norma, para pontes
rodoviarias com duas faixas de trafego.

m —
pE=>
G O X
A ——F——2
Te1 = Ju_.:;—' . -
600 !J’F\' Oakd | I rxkj E - ou E@_,@\J
500
® Classe 45 o TB-450
40 Classe | Classe 36
*——o
300 Sl i & Classe 30 &
—o— Classe 24 1B-240
200
Classe 1l
*-—o—o Classe 12 ° Classe 12 i
100
Classes Il e lll
> ANO

= = = = i ] = [ ] =

=5 [ w | o [a5] o | — o~

2 & i = =2 2 = I 4

Fonte: O autor.

A.4.1.2 — Carga de multidao

A carga de multiddao tem o objetivo de representar o trafego de veiculos de
pequeno porte no entorno do veiculo-tipo, a qual é uniformemente distribuida e ocupa
a regiao do tabuleiro que ndo € ocupada pelo veiculo-tipo, inclusive os passeios, salvo

em situagdes de calculo nas quais a carga de multidao reduza os esforgos solicitantes.

Durante a vigéncia das normas NB 6 (1946) e NB 6 (1950), a carga de multidao
(p) era funcéo do elemento da ponte, do vao analisado (¢) e do parametro g,, conforme
a Tabela 0.22, distribuida em toda a pista, incluindo os passeios, sendo o valor desse

parametro fungdo da classe da ponte (Tabela 0.23).



Tabela 0.22 — Carga de multiddo conforme a NB 6 (1946) e a NB 6 (1950).

Elemento Véao (m) Carga de multidao (kN/m?)
Arcos ou vigas principais 25<¢<125 g0 — %
Demais elementos - go

Fonte: O autor.

Tabela 0.23 — Valor do parametro g, em funcéo da classe da rodovia, em kN/m?2.

Classe da rodovia NB 6 (1946) NB 6 (1950)
4,5 5,0
4,0 4,5
11 4,0 4,0

Fonte: O autor.
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Com a publicagdo da NB 6 (1960), a carga de multidao, fungédo da classe da

ponte, passou a ser dividida em duas parcelas (carga p a frente e atras do veiculo e a

carga p’ no restante da pista e passeios). Durante a vigéncia da ABNT NBR 7188
(1984) e da ABNT NBR 7188 (2013), alterou-se a disposi¢cdo das cargas (carga p

passou a estar disposta em toda a pista e a p’ somente nos passeios). Na Tabela 0.24

€ apresentado a evolugdo da disposicdo da carga de multiddo conforme a

normatizagao.
Tabela 0.24 — Evolugédo da disposi¢cao da carga de multidao.
NB 6 (1946) ABNT NBR 7188 (1984)
NB 6 (1950) NB 6 (1960) ABNT NBR 7188 (2013)
v P - PASSEIO > PASSEIO SATA P . pASSEI0
P P (]
p
[CAMINHAO|
p p' P
SIVINY ' PASSEIO : Passald v . P 2 PASSEI:O_

Fonte: O autor.

Na Figura 0.7 é representada a evolugédo das cargas de multiddo de acordo

com cada norma, excetuando-se a carga nos passeios. Ressalta-se que o

carregamento durante a vigéncia da NB 6 (1946) também era fungéo do vao, portanto

0 esse grafico representa os valores dos carregamentos para vaos de até 25 metros

de acordo com cada norma e cada veiculo-tipo.
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Figura 0.7 - Evolugao da carga de multidao conforme cada norma, para pontes com vaos de até 25
metros, excluindo os passeios e de acordo com a classe da ponte/rodovia.

Carga de multiddo

(kN/m?)
N
55
p() p (36) p (30 ¢ 45) p (TB-450)
50| ml) —e % °
p ()
45 - e—e
p (1 P (24) p(12) p (TB-240)
40 CC——e 3 °
35
p (ilell) -
P (12,24 e 36)
30
> ANO

Fonte: O autor.

A partir da publicagado da NB 6 (1960), a carga de multiddo nos passeios passou
a ter valor fixo de 3 kN/m? para todos os trens-tipo, valor que continua sendo adotado
na ABNT NBR 7188 (2013).

A.4.2 — Coeficiente de impacto

A complexidade da consideracido dos efeitos dindmicos no calculo estrutural
fez com que as cargas moéveis fossem simplificadamente associadas as cargas
estaticas, sendo seus efeitos majorados por meio de um coeficiente maior que 1,

denominado coeficiente de impacto (Silva, 2014).

Durante a vigéncia das normas NB 2 (1946) e NB 2 (1950), o coeficiente de
impacto para pontes rodoviarias era tomado como 1,3 para pegas do estrado (lajes,
transversinas, longarinas, montantes e pendurais) e para vigas retas principais com
vaos até 20 m, e como 1,0 para vigas retas principais com vaos de 70 m ou maiores.
O coeficiente de impacto passou a ser fungédo do vao tedrico do elemento carregado
(#) a partir da publicagdo da NB 2 (1961), conforme a Equacgao 0.15.

©=14-0007-¢>1 0.15



119

Na ABNT NBR 7188 (2013), o coeficiente de impacto é composto por trés
parcelas (Coeficiente de Impacto Vertical (CIV), Coeficiente de Numero de Faixas
(CNF) e o Coeficiente de Impacto Adicional (CIA). O CIV (Equacgao 0.16) é funcao dos
comprimentos dos vaos presentes na estrutura, o CNF (Equacéo 0.17) relaciona a
probabilidade de a carga movel ocorrer em fungdo do numero de faixas (excluidas o
acostamento e as faixas de segurancga) e o CIA (Equagéo 0.18) leva em consideragéo
as imperfeigdes e/ou descontinuidades da pista de rolamento, na regido das juntas
estruturais e extremidades da obra. Todas as se¢des dos elementos estruturais a uma
distdncia horizontal, normal a junta, inferior a 5,0 m para cada lado da junta ou
descontinuidade estrutural, devem ser dimensionadas com os esforgos das cargas
moveis majoradas pelo CIA. Segundo Carneiro e Bittencourt (2018), os coeficientes
citados acima nao foram baseados em analises dinamicas que abrangessem a
obtencdo de amplificagdes representativas da natureza do trafego e nas condigbes
das rodovias do pais. Resultado disso, observa-se o grande aumento no valor do

coeficiente de impacto adotado a partir de 2013.

CIV = { 1,35 5 (£ < 10 metros) 0.16
- . <¢<
1+1,06 <€ n 50) (10 < ¢ < 200 metros)
CNF=1-0,05-(n—-2)>09 0.17
1.25 (Obras de concreto ou mistas)
IA=1" A
¢ {1,35 (Obras em aco) 0.18

onde,

n — Numero de faixas de trafego rodoviario a serem carregadas sobre um tabuleiro

transversalmente continuo.

Na Figura 0.8 € mostrado a comparagao dos coeficientes de impacto em fungéo
do vao tedrico do elemento estrutural analisado conforme o ano de projeto da ponte,

especificamente para pontes de concreto armado com duas faixas de trafego.
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Figura 0.8 - Coeficiente de impacto em fungao do vao tedrico, de acordo com a época de projeto da
ponte, para pontes de concreto armado com duas faixas de trafego.
P

\
20

18

14

h ¢ = CIV-CNF-CIA
® ¢=13

¢ = CIV-CNF
1 ¢=14-0007-8x1

1,2

20 40 60 80 100 120 140 160 180 (m)

Fonte: O autor.

Carneiro e Bittencourt (2018) compararam os coeficientes de impacto para
projeto de pontes em ago e concreto seguindo critérios normativos do Brasil, Estados
Unidos, Canadd, China, Nova Zelandia, Australia, Reino Unido, Japdo, Coréia, Africa
do Sul e do cdédigo Europeu, a fim de fornecer subsidios para trabalhos relacionados
com a analise dindmica de pontes rodoviarias, especialmente aqueles relacionados
com a calibracdo dos coeficientes de impacto da norma brasileira. A comparacéao se
baseou em um modelo de ponte em concreto com v&o biapoiado e com juntas
estruturais nas extremidades, onde sao apresentados os coeficientes de impacto
majoradores da forga cortante no apoio e do momento fletor no meio do vao, conforme
Figura 0.9. Por ndo serem utilizados para consideragdao dos efeitos dinamicos, o

Coeficiente de Numero de Faixas (CNF) n&o foi considerado.
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Figura 0.9 - Comparativo entre coeficientes de impacto normativos.

Coeficientes de Impacto

Véo L(m)

Brasil - NBR 7188:2013 - Forga Cortante nos Apoios (eixos e carga distribuida)
—@— Brasil - NBR 7188:2013 - Momento Fletor no meio do Vao (eixos e carga distribuida)
—#— Brasil - Coeficiente antigo da NBR 7187:2003 (eixos e carga distribuida)
—#— EUA - AASHTO LRFD:2012 Fadiga (eixos)
EUA - AASHTO LRFD:2012 demais estados limites (eixos)
—— Japdo JRA:1996 (eixos)
—é— Japdo JRA:1996 (carga distribuida para pontes em concreto protendido)
Nova Zelandia - NZTA:2013 (Momento Fletor no meio do vdo) e AASHTO Standard (eixos e carga distribuida)
—+— Nova Zeldndia - NZTA:2013 - Forga Cortante nos Apoios (eixos e carga distribuida)
—@&— Eurocode - largura trafegavel do tabuleiro entre 5,4 e 9m (eixos e carga distribuida)

Fonte: CARNEIRO E BITTENCOURT (2018).

Nota-se um acentuado conservadorismo da ABNT NBR 7188 (2013) com a
consideracgao do Coeficiente de Impacto Adicional (CIA), ao admitir uma amplificagéo
dinamica proxima 70% no caso de vaos de até 10 metros, enquanto esse valor se
reduz a valores maximos de 33% quando se considera normas de outros paises. Ja o
coeficiente de impacto para a solicitagdo de momento fletor em vaos maiores do que
10 metros da ABNT NBR 7188 (2013) se aproxima dos valores das outras normas,

ainda sendo conservadora em alguns casos.
A.4.3 - Forga centrifuga

Nas pontes rodoviarias em curva, as forgcas horizontais provenientes da forga
centrifuga, fung&o do raio da curva, sdo consideradas normais ao seu eixo e atuam
no nivel da pista de rolamento, sendo o seu valor caracteristico um percentual da
carga do veiculo tipo. E considerando o efeito dindmico das cargas méveis, aplicado

na posicao mais desfavoravel, concomitante com a respectiva carga.
A.4.4 - Efeitos da frenagem e aceleragao

As forgas de frenagem e aceleragdo podem ser consideradas como uma forga

longitudinal (H¢), aplicada no nivel do pavimento, e seu valor caracteristico pode ser
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tomado como uma fragdo das cargas moveis, sem impacto. Durante a vigéncia das
normas NB 2 (1960), ABNT NBR 7187 (1987) e ABNT NBR 7187 (2003), essa forga

longitudinal era tomada como igual ao maior valor da Equacgéo 0.19.

5% da carga de multiddo do tabuleiro, excluidos os passeios

30% do peso do veiculo — tipo 0.19

HfZ{

A partir da publicagdo da ABNT NBR 7188 (2013), essa for¢a passou a ser

calculada através da Equacgao 0.20.

H¢=0,25-B-L-CNF > 135 kN 0.20

onde,

B — Largura efetiva, expressa em metros, da carga distribuida de 5 kN/m?;

L. — Comprimento concomitante, expresso em metros, da carga distribuida.
A.4.5 - Acao do vento

Até a publicagdo da NB 2 (1961), a pressao do vento sobre a estrutura das
pontes era considerada como uma acao horizontal, avaliada separadamente para os
casos de pontes carregadas e de pontes descarregadas. Considerava-se como
superficie de incidéncia a projecédo das partes expostas da estrutura sobre o plano

normal a dire¢do do vento.

Durante a vigéncia das normas NB 2 (1970) e ABNT NBR 7187 (1982) foi
adicionado o caso de pontes so para pedestres, além disso, a superficie de incidéncia
passou a ser limitada superiormente por uma linha paralela ao estrado a 2,00 m da
superficie de rolamento nos casos de pontes rodoviarias carregadas, e a 1,70 m do

piso nos casos de pontes so para pedestres, conforme a Figura 0.10.
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Figura 0.10 — Superficies de incidéncia do vento.
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Segundo Mounir (2010), ndo existe nenhum procedimento analitico especifico
para a determinacdo da acao do vento em pontes a partir da publicacdo da ABNT
NBR 7187 (1987), existe apenas a recomendacao disposta na ABNT NBR 6123

(1988). Portanto, o procedimento adotado sera o descrito anteriormente.
A.4.6 — Combinacgao de agdes

Para a verificagado da seguranga, um carregamento precisa ser definido através
de uma combinacdo de acdes, que considera as probabilidades, ndo despreziveis,
das agdes atuarem simultaneamente sobre a estrutura. A combinagéo de agdes deve
determinar os efeitos mais desfavoraveis para a estrutura. Antes da publicagdo da NB
1 (1960), que se baseava no Método das Tensbes Admissiveis, ndo existiam
coeficiente majoradores das agdes, as quais eram consideradas atuando

simultaneamente sobre a estrutura, com seus valores nominais.

Durante a vigéncia da NB 1 (1960), os elementos estruturais eram calculados
em fungdo da carga de ruptura (Estadio Ill) com a utilizagdo de coeficientes de
seguranga para as agdes ou eram calculadas no Estadio Il, com base nas tensdes
admissiveis. Nos casos das pecas calculadas em fungao da carga de ruptura (Estadio

[ll), os coeficientes de segurangca eram os descritos na Tabela 0.25, conforme o
prescrito na NB 2 (1961).
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Tabela 0.25 - Coeficientes de seguranga (v) para pegas calculadas em fungdo da carga de ruptura
(Estadio Ill), conforme NB 2 (1961).

Coeficiente de Tipo de
s Cargas
seguranca (v) solicitacao
Todas as cargas permanentes, esfor¢os devidos a
1,65 retragao e a variagao de temperatura, deslocamento das
Flexao simples ou fundacgbes e ao empuxo de terra ou agua.
composta Carga movel, impacto lateral, for¢a longitudinal, forgca
2,00 centrifuga e o vento, considerando o coeficiente de
impacto vertical.
Todas as cargas permanentes, esfor¢os devidos a
2,00 retragao e a variagao de temperatura, deslocamento das
Compresséao ou fundagbes e ao empuxo de terra ou agua.
tracao axiais Carga movel, impacto lateral, forga longitudinal, forca
2,40 centrifuga e o vento, considerando o coeficiente de

impacto vertical'.
Notas: ' Multiplicar por 1,2 quando os elementos estruturais forem calculados no Estadio I, solicitados a
flexdo simples ou composta; Multiplicar por 1,2 os coeficientes de seguranga (ou dividir por 1,2 as tensdes
admissiveis) quando houver a necessidade de adotar medidas especiais de protegdo dos elementos da
estrutura expostos a agao prejudicial de agentes externos.

Fonte: O autor.

Com a publicagdo da NB 1 (1978), o dimensionamento e a verificagcdo de
elementos estruturais de concreto armado passaram a ser feitos pelo Método dos
Estados Limites. Basicamente, uma estrutura ou parte dela atinge um estado limite
quando, de modo efetivo ou convencional, se torna inutilizavel, ou quando deixa de
satisfazer as condi¢des previstas para a sua utilizagdo. Durante a sua vigéncia, eram
considerados os Estados Limites Ultimos (ruina) e de Utilizac&o (servigo), devendo
ser levados em conta outros, além destes, em casos especiais que assim exijam. O
Estado Limite de Utilizacao é dividido em : Estado de Limite de Formacao de Fissuras,

Estado de Limite de Fissuragao Inaceitavel e Estado Limite de Deformagao Excessiva.

Para o Estado Limite Ultimo (ELU), deve-se considerar o valor mais

desfavoravel entre as Equacgdes 0.21 e 0.22.

Sd = 114 ) Sgk + 1,4 " qu + 1'2 . SSk 0.21
Sa.=0,9-Sgic+ 1,4 Sqic + 1,2~ S 0.22

onde,
Sq — Solicitagédo de calculo;
Sqk — Solicitagbes devidas as agdes permanentes;

Sqk — Solicitagbes devidas as agoes acidentais;
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Sek — Solicitagdes devidas a fluéncia.
Para o Estado Limite de Utilizagao, considerar o valor da Equacgao 0.23.

Sq = Sgk +X- qu + Sex 0.23

Quando existirem agdes acidentais de diferentes origens, considerar a Equagao
0.24, onde as acbes acidentais sdo colocadas em ordem crescente e o indice 1
representa a agdo acidental que apresenta maior solicitagdo. Em geral, ndo era

necessario considerar a acdo do vento nos Estados Limites de Utilizagao.

Sqic = Sai + 0,8 (Sqiez + Sais + ) 0.24

Em 2003, além da publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003) ocorreu a publicagao
da ABNT NBR 8681 (2003), que continua em vigor, norma que trata das agbes e

seguranga nas estruturas.

De acordo com a ABNT NBR 8681 (2003), uma Combinacdo Ultima pode ser
classificada em Normal, Especial ou de Construcdo e Excepcional. A Combinagao
Ultima Normal se divide em trés (esgotamento da capacidade resistente para
elementos estruturais de concreto armado, esgotamento da capacidade resistente
para elementos estruturais de concreto protendido e perda do equilibrio como corpo

rigido).

Para o dimensionamento da estrutura sera considerada a Combinagéo Ultima
Normal, referente ao esgotamento da capacidade resistente para elementos
estruturais de concreto armado e, para alguns casos onde seja necessario verificar a
seguranga estrutural, a Combinagcdo Especial ou de Constru¢do. A Combinagao
Ultima Normal para o esgotamento da capacidade resistente para elementos

estruturais de concreto armado pode ser expressa pela Equacao 0.25.

m n
0.25
Fq = Z Ygi* Feix + Vg |Foix + Z o5 - Fojk
-1 =2

onde,

Fgix — Valor caracteristico das agbes permanentes;
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Fq1x — Valor caracteristico da ag&o variavel considerada como agéo principal para a
combinagao;

Woj * Fjx — Valor reduzido de combinagéo de cada uma das demais agoes variaveis.

Os coeficientes de ponderagéo para agbes permanentes diretas agrupadas (y)
e para agbes variaveis consideradas conjuntamente (y,), bem como o fator de
combinagao () para a Combinacgéo Ultima Normal em estruturas de pontes, estdo

apresentados na Tabela 0.26.

Tabela 0.26 - Coeficientes de ponderagéo e fator de combinagéo para combinagéo ultima normal de
acordo com a ABNT NBR 8681 (2003).

Yq
Tipo de estrutura Efeito Yq Yo
Desfavoravel Favoravel
Grandes pontes' 1,30
Pontes em geral 1,35 1.0 15 0.7

Notas: ' Grandes pontes s&o aquelas em que o peso préprio da estrutura supera 75% da totalidade das
agdes permanentes.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 8681 (2003).

Uma andlise baseada na Combinacdo Ultima Especial ou de Construcdo é
utilizada no caso em que veiculos especiais necessitem transpor uma OAE, conforme

expresso na Equacéao 0.26.

m
0.26
Fa= ) Ygi Foix +Vq |Fouk + Z Wojef " Fojk

i 2

n
1=1 ]=

onde,

Yojer — Fator de combinagéo efetivo de cada uma das demais agGes variaveis que
podem agir concomitantemente com a agao principal, durante a agao transitoria.

Os coeficientes de ponderagao para agdes permanentes diretas agrupadas (v, )
e para agbes variaveis consideradas conjuntamente (y,), bem como o fator de

combinac&o (i,) para a Combinagéo Ultima Especial de pontes, estdo descritos na
Tabela 0.27.
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Tabela 0.27- Coeficientes de ponderacao e fator de combinagao para combinagao ultima especial de
acordo com a ABNT NBR 8681 (2003).

Yq
Tipo de estrutura Efeito Yq Yo
Desfavoravel Favoravel
Grandes pontes' 1,20
Pontes em geral 1,25 1.0 13 0.7

Notas: ' Grandes pontes sdo aquelas em que o peso préprio da estrutura supera 75% da totalidade das
acdes permanentes.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 8681 (2003).

As combinacgdes de servigo sdo classificadas de acordo com sua permanéncia
na estrutura (Combinagées Quase Permanentes - CQP, Combinagbes Frequentes -
CF e Combinagdes Raras - CR). Para o estudo da fadiga, utiliza-se a Combinagéo
Frequente de acbes expressa pela Equacédo 0.27. Na combinagdo a acao variavel
principal é tomada com seu valor frequente e todas as demais acdes variaveis sao

tomadas com seus valores quase permanentes.

m n
Fauu = Z Feik + U1 Fouk + 2 Wy Fojk 0.27
=1 =2

onde,

y; e, — Fatores de redugcdo de combinagdo frequente e quase permanente,
respectivamente, para o ELS.

Os valores dos fatores de reducéo y; e 1, para pontes rodoviarias, no estado

limite de servigo aplicavel a verificacdo da fadiga, encontram-se na Tabela 0.28.

Tabela 0.28 - Fatores de reducéo para pontes rodoviarias no ELS aplicavel a verificagdo da fadiga.

Elemento estrutural Py P,
Laje do tabuleiro 0,8
Vigas transversinas 0,7
Vigas longitudinais:
Vao até 100 metros 0,5 0,3
Vao até 200 metros 0,4
Vao = 300 metros 0,3
Mesoestrutura e infraestrutura’ 0

Notas: ' Desde que ligadas a superestrutura apenas por aparelhos de
apoio. Nao é o caso, por exemplo, de pontes em portico ou estaiadas.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 8681 (2003).
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A.4.7 — Analise de estruturas existentes

Segundo a ABNT NBR 7187 (2021), para obras rodoviarias existentes, sem
limitagdes estruturais identificadas, é permitida a redugdo dos coeficientes de
majoracgao de esforgos, quando forem atendidas as seguintes condigoes:

o Classificagdo igual ou superior a 4 para parametros estruturais e de
durabilidade, obtida em inspecao especial, conforme a ABNT NBR 9452
(2019). A confirmacgao da classificagdo estrutural deve sempre ser feita
mediante a uma verificagado estrutural, considerando a caracterizagao
geométrica e dos materiais na condigéo atual;

e Casos de inexisténcia de limitacdo de acesso a todos os elementos
estruturais, exceto quando forem adotadas providéncias destinadas a
sanar essa deficiéncia;

e Obras com bom desempenho estrutural, no minimo ao longo de 30 anos
apos o inicio da operagao, obrigatoriamente comprovado por meio de

verificagao estrutural.

Para obras rodoviarias, quando atendido integralmente todos os requisitos
acima, permite-se a adogéo dos coeficientes de majoracao de esforgos apresentados
na Tabela 0.29.

Tabela 0.29 — Coeficientes de majoragéo das acdes.
ABNT NBR 8681 ABNT NBR 7187

Acodes

(2003) (2021)
Acdes permanentes agrupadas (yg) 1,30 1,20
Agdes variaveis (yq) 1,50 1,35

Fonte: O autor.

A5 - EVOLUGAO DOS CRITERIOS DE DIMENSIONAMENTO DE
LONGARINAS DE PONTES DE CONCRETO ARMADO

A.5.1 — Largura colaborante

O comportamento conjunto da laje e da viga é considerado através de uma
largura colaborante das lajes associadas a viga, formando uma secédo T. Na Figura
0.11 é representada um esquema genérico da largura colaborante a ser adotada.
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Figura 0.11 - Esquematizagéo da largura colaborante.

> b & ‘
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Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (2014).

Na Tabela 0.30 sao apresentados os limites maximos das dimensdes adotadas
para a composi¢ao da largura colaborante, medida para cada lado, a partir do eixo da

nervura, conforme cada norma.

Tabela 0.30 — Largura colaborante.

Norma C, OU C3 b, b, Observagoes
NB 1 (1940) 05 e
b 19
ey sem o osew Fef e
(1946) 0,5-b,, +c; +k-hy

NB 1 (1950)

bf bw e’
NB 1 (1960) <3-h - - LYy

22 2-/1+25-(e'/a)?
NB 1 (1978 010:a 4 10.a

<c <{ 8-hg g{ -
ABNT NBR 6118 (1980) 0,5-b, 6 hy

)

(
ABNT NBR 6118 (2003)
ABNT NBR 6118 (2007) <c < {8' fﬂb; < {0 f(‘;_a -
ABNT NBR 6118 (2014) ’ ’
Notas: k = 1 para vigas isoladas; k = 4, 5 para vigas de extremidade; k = 6 para vigas intermediarias; a = ¢
para vigas simplesmente apoiadas; a = 0,75 - £ para tramo com momento em uma sé extremidade; a = 0, 60 -
£ para tramo com momento nas duas extremidade; a = 2 - £ para vigas em balango; €' € o vao livre da viga.

Fonte: O autor.

Para vigas de extremidade, a largura colaborante (bs) pode ser calculada pela

Equacéao 0.28.

be = by + by + by + ¢, + 3 0.28
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A.5.2 - Hipéteses simplificadoras de calculo

Durante a vigéncia da NB 1 (1940), o calculo de pegas submetidas a esforgos
de flexdo simples ou composta podia ser feito nos estadios Il e Ill. Para as pecas
calculadas no estadio Il, era suposto:

¢ Aresisténcia do concreto a tragao nula, exceto quando a maxima tensao
de tragao nao ultrapassar 25% da maxima tensdo de compressao na
mesma secgao transversal (a armadura deve ser capaz de resistir, em
qualquer caso, a todos os esforgos de tragéo);

o Deformagdes proporcionais a distancia a linha neutra (secéo plana e
distribuicdo linear de deformagéo na sec¢ao transversal);

e Concreto com mddulo de elasticidade quinze vezes menor que o do ago,

ambos constantes.

Para estruturas ndo sujeitas a vibragbes ou choques, era permitido o
dimensionamento de pecas solicitadas a flexao simples no estadio Il (fungdo da carga
de ruptura) desde que o coeficiente de seguranga nao fosse inferior a dois. Além das
hipéteses acima, era suposto:

¢ Ruptura do concreto quando as tensdes atingirem, simultaneamente, o
limite de escoamento no acgo e trés quartos da resisténcia a compressao
no concreto;

e Distribuicdo uniforme das tensdes de compressao no concreto.

Com a publicagado da NB 1 (1960), para pecgas solicitadas a flexao simples ou
composta, era permitido o calculo no estadio Il (fungédo da carga de ruptura), com os
devidos coeficientes de seguranga, e no estadio Il, com as tensdes admissiveis. As
hipéteses de célculo no estadio Il sdo as mesmas da NB 1 (1940). Para o calculo no
estadio lll, desde que nao se tome valores de tensdo minima de ruptura do concreto
a compressao (og) superiores a 22 MPa, era suposto:

e Resisténcia a tragdo do concreto nula;

e Ruptura quando a tensdo de compressdo do concreto, admitida
uniformemente distribuida, atingir og;

e Deformagdes proporcionais a distancia a linha neutra;

e Encurtamento de ruptura convencional do concreto de 0,15%;
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Tensdo na armadura de tracdo constante a partir da tensdo de
escoamento real ou convencional;

Tensdo na armadura de compressdo, na ruptura, igual ao limite
correspondente a deformacgéo total de 0,2% (o), desde que a distancia
do centro de gravidade da armadura a borda comprimida seja no maximo

igual a metade da distancia da linha neutra @ mesma borda;

A partir da publicacdo da NB 1 (1978), as pecas passaram a ser calculadas

pelo Método dos Estados Limites. Para o Estado Limite Ultimo, nos casos de flexdo

simples ou composta, normal ou obliqua, e de compressao ou tragao uniforme, tem-

se as seguintes hipéteses simplificadoras:

Secdes transversais permanecem planas, e todos os possiveis dominios
de deformagao estéo representados na Figura 0.12;

A fim de prevenir deformagao plastica excessiva, 0o maximo alongamento
permitido ao longo da armadura de tracao € de 10%. (dominios 1 e 2);
Um diagrama parabola-retangulo representa a distribuicdo de tensdes
do concreto na seg¢do, sendo permitida a sua substituigdo por um
diagrama retangular de altura 0,8 - x, conforme a Figura 0.13.
Resisténcia a tragao do concreto é desprezada;

A tensdo na armadura é a correspondente a deformacao determinada
de acordo com as alineas anteriores e obtida no diagrama tenséo-

deformacéo.

Figura 0.12 - Dominios de deformag&o no ELU.
Alongamento Encurtamento

4a

Fonte: ABNT NBR 6118 (2007).
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Figura 0.13 - Distribuigdo de tensdes no concreto.
0,85 fea

ou
085fd 080 fa

y=08x

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118 (1980).

A.5.3 - Artificios de calculo
A.5.3.1 - Flexao

O diagrama parabola-retangulo que representa a distribuicdo das tensdes de
concreto na secdo pode ser substituido por um diagrama retangular, desde que a
resultante de compresséo do concreto seja a mesma do diagrama real. Pfeil (1969)
utilizava um diagrama retangular de altura y = 0,75 - x, onde x € a altura da linha
neutra, enquanto apos a publicacédo da NB 1 (1978) esse valor passou a constar em
norma e igual 0,8 - x, para concretos com f;, de até 50 MPa, conforme indicado na
Figura 0.13.

Em situagbes em que o elemento esteja solicitado por um momento fletor
negativo, ou por um momento fletor positivo, no qual a linha neutra passa pela mesa,
dimensiona-se o elemento como uma segao retangular. O dimensionamento pode ser
feito através do equilibrio de forgas entre a resultante das tensées de compressao no
concreto (R..) e a resultante das tensdes de tragdo na armadura (Rg;), conforme

representado pela Figura 0.14.
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Figura 0.14 - Distribuicdo de tensbes de compressao no concreto segundo o diagrama retangular
simplificado.

Fonte: Adaptado de BASTOS (2020).

Da Equacgédo 0.29 até a 0.33 é mostrado como pode ser calculado os
parametros necessarios ao dimensionamento da sec¢ao retangular. De acordo com
Pfeil (1983), a Equacédo 0.34 representa um critério, determinado por pesquisadores
russos, que é aplicavel a uma secao de forma qualquer para que a armadura

tracionada escoe antes da ruptura do concreto.

Ree =fe -y by 0.29

Ryt = f5 - Ag 0.30

Mgrg = Rec*z =Ry " 2 0.31

Mpg=f.'y by (d—05"y) 0.32

JUp— 0.33
fg-(d—0,5-y)

Mgq < 0,75 f. - Sg 0.34

onde,

f. — Resisténcia a compresséo do concreto, conforme a Tabela 0.31;
fs — Resisténcia ao escoamento a tragdo da armadura;

z — Braco de alavanca entre as resultantes;

d — Altura util;

b,, — Largura da viga;

A — Area da armadura de tragao;

So — Momento estatico da segao de altura d em relagdo a armadura tracionada.



Tabela 0.31 - Resisténcia a compressao do concreto, de acordo com cada norma.
Resisténcia a compressao

Norma do concreto (fc)

NB 1 (1940)

NB 1 (1943) ( _o 08

NB 1 (1946) c=%7T¢Cs

NB 1 (1950)

_ OR

NB 1 (1960) fe=0c=cg

NB 1 (1978)
ABNT NBR 6118 (1980) ¢
ABNT NBR 6118 (1980) f.=0og = fog = O " —=
ABNT NBR 6118 (1980) Ye
ABNT NBR 6118 (1980)

Fonte: O autor.
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Segundo Pfeil (1983), o caso mais geral € quando a linha neutra passa pela

alma da secgédo transversal. Bastos (2020) diz que para simplificar a dedugédo das

equacgdes, subdivide-se a se¢do em duas se¢des equivalentes, conforme a Figura

0.15
Figura 0.15 - Simplificagdo para o dirgensionamento da secédo T.
br - bw
'| l ! !
s :’// ,l/ 3 H 7 J - - ; [ 7 . _. 77
77778 | 775 I 7
7 ,'/ X , //
- 7 B B ) ) ‘ | WA
= = Lot 802 a.0mv i
As == Asq 3 As)
— A
¢ @ ¢ @ L ¢ @
bW b\'.’ b N
My = Miq + M2y
As = AS| * A52

Fonte: Adaptado de BASTOS (2020).

Da Equacdo 0.35 até a 0.40 é mostrado como pode ser calculado os

parametros necessarios ao dimensionamento da secéo T.

0.35
Mggq = Mrgy + MRa2
Mgg1 = fc*he* (bg—by,) - (d = 0,5 hf) 0.36
MRdl + MRdZ S 0,75 - fC - SO 037
y<05-d 0.38
_ MRa1
AS]. - fs . (d _ 0,5 . hf) 0.39
M
Ay 22 0.40

" f-(d=05y)
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onde,

h¢ — Espessura da mesa colaborante.

A.5.3.2 — Cisalhamento

Até a publicacdo da ABNT NBR 6118 (1980) n&o se especificava modelos de
dimensionamento e de verificagado de pecas solicitadas por esfor¢o cortante. Apenas
verificava-se a tensao de cisalhamento no concreto que era, por sua vez, atrelada a
presenca de armaduras para resistir todos os esforcos de tragdo provenientes do

cisalhamento.

A ABNT NBR 6118 (1980) especificava a teoria classica de Mérsch (Figura
0.16) para o calculo da armadura transversal de pecgas lineares. A tensao
convencional de cisalhamento no concreto (t,,4), na alma da pega, também era
verificada, de modo a impedir que o esmagamento das bielas ocorra antes do

escoamento da armadura transversal.

Figura 0.16 - Trelica Classica de Ritter-Mérsch.

banzo comprimido
diagonal comprimida /
z

0 =45° 45°

banzo tracionado \

Fonte: Adaptado de BASTOS (2021).

A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), a verificagdo da compressao
diagonal do concreto e o célculo da armadura passaram a ser feitos segundo dois
modelos, o Modelo |, que admite a trelica classica de Ritter-Mérsch (Figura 0.16), e o

Modelo I, que admite a trelica generalizada (Figura 0.17).
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Figura 0.17 - Trelica Generalizada.

diagonal comprimida /

banzo comprimido

4] 0

!
|

banzo tracionado\
Fonte: Adaptado de BASTOS (2021).

Durante a vigéncia da NB 1 (1978) e da ABNT NBR 6118 (1980), a verificagao
das bielas comprimidas de concreto era feita apenas pela verificagao da tensao de

cisalhamento, conforme a Equacao 0.41.

0.41

Twd < Twu

onde,

Twd — Tensdo convencional de cisalhamento de calculo na alma da peca, obtida a
partir da teoria de flexao de vigas;

Twu — Valor ultimo da tensdo convencional de cisalhamento na alma da pega.

Apo6s a publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003), a verificagdo da compressao
diagonal do concreto passou a ser feita pelos Modelos | e Il, sendo que o Modelo |
considera uma inclinagao das diagonais de compressao (0) fixa de 45°, ja o Modelo II
a inclinacao pode ser arbitrada livremente entre 30° e 45°. A parcela de forga cortante
absorvida por mecanismos complementares ao da trelica (V) € admitida constante no
Modelo |, e para o Modelo Il admite-se que essa parcela sofra redugdo com o aumento
de Vgq.

Para o Estado Limite Ultimo, a verificagdo da compresséo diagonal do concreto

¢é tida quando obedecida a Equacao A.

042
Vsq < Vraz

onde,

Vsq — Forga cortante solicitante de calculo;



137

Vr42 — Forga cortante resistente de calculo, relativa a ruina das diagonais comprimidas
de concreto, conforme a Tabela 0.32.

Tabela 0.32 - Verificagdo da compresséo diagonal do concreto a partir da ABNT NBR 6118 (2003).
Modelo VRkaz
I 0,27 otyy *feq by - d
I 0,54y, * foq ' by, d-sen® 0 - (cotg a + cotg 0)

) com f., em MPa; a é a inclinacdo da armadura transversal.

fex
250

Notas: a,; = (1 -

Fonte: O autor.

Pfeil (1969) indicava que o dimensionamento das armaduras transversais podia
ser feito pela Trelica Classica de Mdérsch, a qual considera uma inclinagao de 45° para
as bielas comprimidas de concreto. Aplicando os esquemas da trelica classica e
admitindo z = 0,9 - h, obtém-se a porcentagem geométrica de armadura transversal

(w¢), expressa pela Equacédo 0.43.

o = 1,10 -2 0.43

Oe
onde,
T, — Tensdo convencional de cisalhamento na ruptura, conforme a Equagéao 0.44;
0. — Tensao de escoamento do ago.

Ty 0.44

onde,

T, — Esfor¢o cortante ultimo.

Pfeil (1978) admitia z =d/1,15, portanto, a porcentagem geométrica da
armadura transversal (w;), segundo a trelica classica de Morsch, para estribos

verticais € dada pela Equacao 0.45.

oy =115 0.45
S

onde,

Toqa — lensdo convencional média de cisalhamento no estado-limite de projeto,
conforme a Equacéao 0.46;

fs = f,q — Resisténcia de calculo da armadura transversal.
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oo Va 0.46

Para armaduras inclinadas, obtém-se a Equacgao 0.47.

— Ao 0.47
(sena + cos )

Atoc
onde,

a — Inclinagdo da armadura transversal.

Durante a vigéncia da NB 1 (1978) e da ABNT NBR 6118 (1980), o calculo da
armadura transversal necessaria era feito determinando-se a tensdo na armadura
transversal (t4), obtida deduzindo-se uma parcela devido a contribuigdo do concreto
na capacidade de absorver essas tensées (t.), conforme Equagdes 0.48 e 0.49. A

Equacéo é valida para os casos de flexao simples.

Tq — 1,15 *Twd — T¢ =0 0.48
T = Uy o 0.49

Tabela 0.33 - Coeficiente de ponderacéo da contribuicdo do concreto na capacidade de absorver
tensdes de cisalhamento.

Coeficiente de ponderacéao Py
p1 <0,001 0,07
p1 = 0,015 0,14

0,001 < p; <0,015 Interpolar linearmente

Fonte: O autor.

onde,

p1 — Menor taxa da armadura longitudinal de tragao no trecho de comprimento 2-h a
parti da face do apoio.
A tensao na armadura nao pode ultrapassa f,4 no caso de estribos e 0,7 - f, 4

no caso de barras dobradas, ndo se tomando valores superiores a 435 MPa.

A partir da publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003), o calculo da armadura
transversal passou a ser feita pelos Modelos de calculo | e Il. Para o Estado Limite
Ultimo, de pecas solicitadas & flexdo simples com a linha neutra cortando a segao,

tem-se o calculo da armadura transversal, conforme a Equagéo A e a Tabela 0.34.
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0.50
Vsq < Vraz = Ve + Vsw

onde,

Vra3 — Forcga cortante resistente de calculo, relativa a ruina por tragao diagonal.

V. — Parcela de forga cortante absorvida por mecanismos complementares ao da
trelica (Tabela 0.34);

Vsw — parcela resistida pela armadura transversal (Tabela 0.34).

Tabela 0.34 - Calculo da armadura transversal a partir da ABNT NBR 6118 (2003).

Modelo V, Vsw
A
| V.=V, =0,6-fq b, d sz=( ;W)-0,9-d-fywd-(sena+cosa)
Il V.=V, Vo = (2).0,0-d-£
¢ = Va sw =4 0,9-d-fyq- (cotga + cotg0) - sen«
f2/3
Notas: f.q = 021 fqi s fywd = fya < 435 MPa para estribos; fy,,q = 0,7 - f,q < 435 MPa para barras dobradas.

Fonte: O autor.

O Modelo Il admite uma reducao da parcela de for¢a cortante absorvida por
mecanismos complementares ao da trelica (V.) com o aumento de Vg4, conforme a
Figura 0.18.

Figura 0.18 - Demonstracdo da variacao de V., com Vgg,.

VL:1
VRdz - Voo

Vad< Veo VRrd2 - Vg
Vcn
Vet

Vsq
0 Voo Vsq VRd2
Vsd< Mo Veo < Vg < VRaz

Fonte: BASTOS (2021).

Na Tabela 0.35 é mostrado o resumo dos critérios de verificacdo das tensdes

no concreto e de calculo da armadura, conforme normas e autores.
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Tabela 0.35 - Verificagdo das tensées no concreto e calculo da armadura transversal.
Verificagao das tensées no

Norma ou autor Calculo da armadura

concreto
NB 1 (1940)
NB 1 (1943) <o Oes i
NB 1 (1946) - cCs.
NB 1 (1950)
OR
NB 1 (1960) o1=¢g -
T
PFEIL (1969) - Wy =1, 10-6—“
e
Tod
PFEIL (1978) - @ =115 =
S
NB 1 (1978)

ABNT NBR 6118 (1980 Twd = Twu =115 Tw =T 20

)
ABNT NBR 6118 (2003)
ABNT NBR 6118 (2007) Vsda < Vraz Vsq < Vraz = Ve + Vow
ABNT NBR 6118 (2014)

Fonte: O autor.

Para o calculo da armadura transversal, a NB 1 (1978) permitia a redugéo do
esforgco cortante em se¢des proximas aos apoios em casos em que a carga e a reagao
de apoio estédo aplicadas em faces opostas da pega, comprimindo-as. Na Figura 0.19
€ apresentado a redugéo da forga cortante oriundas de uma carga distribuida e de

uma carga concentrada aplicada a uma distancia a < 2h do centro do apoio.

Figura 0.19 - Reduc¢ao do esforgo cortante em regides préximas aos apoios.

______q|_____ P
L

V. s
i [ 1

A — Forga cortante oriunda de carga distribuida B — Forga cortante oriunda de carga concentrada
Fonte: O autor.

Vea(al2h)

Manteve-se esse critério de reducao do esforgo cortante a partir da publicagcéo
da ABNT NBR 6118 (2003), porém o termo referente a altura total da segéo transversal

(h) foi trocado pelo termo referente a altura util (d).
A.5.4 — Fadiga

Antes da publicacdo da ABNT NBR 6118 (2003), a fadiga no concreto era
verificada a partir de recomendagdes de alguns autores ou por meio de normas

internacionais. A fadiga na armadura passiva era tratada em normas internacionais e
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em normas nacionais que tratavam de barras e fios de ago para pecgas de concreto
armado.

A partir da publicagédo da ABNT NBR 6118 (2003) as a¢des de fadiga de média
e baixa intensidade (numero de repeticbes até 2-106 de ciclo) passaram a ser
tratadas. Considera-se uma unica intensidade de solicitagdo para a verificagdo da
fadiga, expresso pela combinagao frequente de agdes.

Permite-se o calculo no estadio Il das tensbes decorrentes da flexdo composta,
desprezando a resisténcia a tracdo do concreto. Os modelos | e || devem ser utilizados
para o calculo das tensdes decorrentes da forga cortante em vigas, com reducéo da
contribuicdo do concreto conforme a Tabela 0.36.

Tabela 0.36 - Calculo das tensdes decorrentes da forgca cortante em vigas.
Reduc¢ao da contribui¢ao do Corregéo da inclinagao das

Modelo concreto (V) diagonais de compressao (0)
I 0,5V, -
Il 0,5V, tg0,, =/tg0 <1

Fonte: O autor.

Ainda deve-se adotar os valores das Equacodes 0.51 e 0.52.

Ye=Ys =10 051
Ye =14 0.52

A.5.4.1 — Concreto

A verificagdo da fadiga do concreto em compresséo, a partir da publicagdo da
ABNT NBR 6118 (2003), ¢é satisfeita quando obedecida a condi¢ao das Equagdes 0.53
e 0.54.

Ne " Yf* Ocmax = fcd,fad =0,45-fq 0.53

1
Ne = 15205 (lol/I0eaD)

0.54
onde,

0., — Menor tensdo de compressao em moédulo, a uma distancia ndo maior do que
300 mm da face sob a combinagéao relevante de cargas (Figura 0.20);

0., — Maior tens&o de compressdo em maodulo, a uma distdncia ndo maior do que 300
mm da face sob a mesma combinacdo de carga usada para o calculo |o.,| (Figura
0.20).
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Figura 0.20 - Menor e maior valor, em modulo, da tensdo de compresséo a uma distancia ndo maior
que 300 mm da face sob a combinagéao relevante de cargas.
G,

4
| 300 mm
L}

h 47 -

TR

Gc1

Fonte: ABNT NBR 6118 (2003).

A verificagao da fadiga do concreto em tragao, a partir da publicagdo da ABNT
NBR 6118 (2003), é satisfeita se obedecida a condicdo da Equagéo 0.55.

0.55
Yt Octmax < fetafad = 0,3 * ferdjing

A.5.4.2 — Armadura

Durante a vigéncia da EB 3 (1967), limitava-se a amplitude das variagcbes de
tensbes na armadura em fungao da curvatura da armadura. O calculo da variagédo de
tensdes era feito no estadio Il, com a relagdo entre os modulos de elasticidade do aco
e do concreto (a.) de 7,5 ou 15, considerando-se neste ultimo caso, apenas a metade
das tensdGes de compressdo que possam ocorrer na armadura em virtude de

alternancia do sentido dos momentos fletores.

No calculo baseado na ruptura (Estadio Ill) de pegas solicitadas a flexdo
simples, considerava-se atendidas as exigéncias de fadiga quando se multiplicava as
areas das secoes de armadura de tracao calculadas pelos coeficientes indicados nas
Equacgdes 0.56 e 0.57.

Ml - Mz O'e
—>
M, o, = 1 0.56
©Q=Q o, 0.57
Q4 ]

onde,

M; — Maior momento fletor em valor absoluto;
M, — Menor momento fletor em valor absoluto;
Q; — Maior forga cortante em valor absoluto;

Q, — Menor forga cortante em valor absoluto;
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0. — Tensao de escoamento do ago;
0, — Depende do tipo de armadura (Tabela 0.37).

Tabela 0.37 — Valores de o, conforme a EB 3 (1967).

Tipo de armadura o, (MPa)
360
Barras retas ou curvadas' V
, 280
Estribos ou barras curvadas? ?

Notas: ' Eixos com raios de curvatura ndo menores que os indicados
na Tabela 0.38; 2 Eixos com raios de curvatura menores que 0s
indicados na Tabela 0.38; ¢ = 1 para pontes rodoviarias com trafego
preponderante de veiculos de carga pesados; ; ¢ = 0,75 para as
demais pontes.

Fonte: O autor.

Tabela 0.38 - Limite inferior do raio de curvatura interno de uma barra curvada conforme a EB 3

(1967).
Categoria Raio de curvatura interno
CA-40 >12-¢
CA-50 >15-¢
CA-60 >18-¢

Fonte: O autor.

Havendo a alternancia de esforgos, obedecer as Equacdes 0.58 e 0.59.

M, = 0,5- M, 0.58
A partir da publicagdo da ABNT NBR 6118 (2003), a verificagdo da fadiga na

armadura passiva se da satisfeita se obedecida a Equagao 0.60.

Yer Aog < Afgqrag 0.60

A.6 — CONSIDERAGOES PARCIAIS

Esse estudo apresentou e comparou critérios normativos para o
dimensionamento e verificagdo de longarinas de concreto armado desde a publicagao
da primeira norma brasileira destinada ao projeto de estruturas de concreto armando,
a NB 1 (1940). De modo adicional, abordou critérios e artificios de calculo que alguns

autores utilizavam em cada época.

A partir desse estudo realizado, pode-se comentar que, apesar de os esforcos
terem aumentado consideravelmente, no que tange as cargas moéveis e a

consideragao dos seus efeitos dinAmicos, observa-se por outro lado, que as pontes
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tém resistido a esses carregamentos, do contrario, a midia estaria noticiando um

grande numero de tragédias de ruinas de pontes antigas, fato raramente observado.

Isso sem comentar a degradacgao que essas estruturas sofrem devido a agdo do tempo

e a formacao de patologias. Essa constatagao leva a formulagado de uma hipétese que

pode nortear esse estudo nas etapas posteriores de que “Existe uma reserva

estrutural em algumas pontes antigas, no que tange a capacidade portante”. Essa

hipétese foi levantada considerando as seguintes ponderagdes, e que deverao ser

verificadas em etapas posteriores, por meio de estudos de caso reais:

[ ]

Resistencia dos materiais: As resisténcias dos materiais aco e
concreto eram consideradas por meio de tensdes admissiveis ou
tensdes resistentes demasiadamente conservadoras em relagcdo aos
valores que eles realmente resistem e aos valores adotados atualmente.
Essa diferenca pode indicar uma reserva de resisténcia do material
existente nas pontes quando estas forem analisadas por meio da
normatizacao atual.

Efeito das cargas méveis: Para as pontes mais antigas, as cargas
moveis tinham valores reduzidos, em relagdo aos valores atuais. Em
contrapartida, eram considerados coeficientes majoradores das agdes
superiores aos considerados atualmente, como por exemplo um
coeficiente majorador de 2,0 para carga mével, como indicava a NB 2
(1961). Isso pode conduzir a uma reserva de resisténcia quando
comparada as solicitagdes conforme indicado na normatizagao atual e
quando forem analisadas situagées especiais de EVE’s para AET’s.
Dimensionamento a forga cortante: Até a norma de NB 1 (1978) nao
era considerada a contribuicdo dos mecanismos auxiliares do concreto
em relagdo ao modelo de trelica, sendo necessario a disposicdo de
armaduras para resistir a todo o esforgco cortante. Isso conduzia a uma
taxa armadura transversal superior ao que € praticado atualmente, em
que essa taxa de armadura é reduzida pela contribuigcdo da parcela V.,
conforme ABNT NBR 6118 (2014). Além disso, era verificada apenas a
tensdo de cisalhamento na alma da viga de concreto e ndo as tensdes
nas bielas de compressdo. Com isso, pontes projetadas antes de 1978
devem possuir uma reserva de resisténcia ao esforgo cortante, por terem

sido detalhadas com elevadas taxas de armadura transversal.
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¢ Dimensionamento a flexao: A obtencao das envoltdrias de esforgcos de
momento fletor e forga cortante eram feitas a partir de linhas de
influéncia tedricas, obtidas a partir da teoria das estruturas. Era
considerado um trem-tipo transversal ao eixo do tabuleiro para,
posteriormente, considerar um trem-tipo longitudinal, com a laje apoiada
sobre as longarinas. Isso conduzia a linhas de influéncia tedricas em que
os vértices indicavam o efeito maximo da solicitacdo, conforme indicado
na Figura 0.21. Por outro lado, sabe-se que os tabuleiros das pontes
possuem um comportamento de grelha altamente hiperestatica, com
longarinas engastadas na laje, o que conduz ndo mais a linhas e sim
superficies de influéncia com picos suavizados, como mostra a analise
de elementos finitos indicada na Figura 0.22. Essa diferenga entre o
vértice tedrico e a suavizagdo traz consigo uma reserva de capacidade
portante dessas pontes antigas que foram projetadas conforme a teoria
das estruturas, sem auxilio de modelos robustos em elementos finitos.

Figura 0.21 - Linha de influéncia teérica do Momento Fletor na sec¢do que dista x do apoio B de uma
viga continua.

X
| |m e TR Ty
A C D

Fonte: PFEIL (1985).

Figura 0.22 - Superficie de influéncia tedrica do Momento Fletor, na segéo do centro de vao, de uma
das duas longarinas biapoiadas de um tabuleiro de ponte.

—

Fonte: O autor.

A ABNT NBR 7187 (2021) recomenda que, para situagcdes de estruturas
existentes que nao existam projetos originais executivos e sem detalhes construtivos
existentes, o projeto deve ser reconstituido utilizando critérios, recomendacoes e

normas da época de sua construcédo e verificado, em seguida, para as condi¢oes
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atuais de esforgos e normas vigentes. Nota-se que os objetivos desse estudo estédo
em consonancia com a normatizagdo mais recente, podendo contribuir fortemente

para estudos futuros.

Na etapa seguinte, serdo elaboradas planilhas automatizadas para estimar as
armaduras longitudinal e transversal presentes nas longarinas de pontes de concreto
armado e para verificar a seguranga conforme critérios e modelos da normatizagao

vigente.

Em uma etapa seguinte, serdo incorporados a essa planilha, modelos e
metodologias de degradacdo da estrutura disponiveis na literatura, a fim de se
considerar o envelhecimento e a perda de capacidade portante da estrutura.

Esse estudo sera entdo verificado por meio de estudos de caso em pontes
reais, envolvendo inspegdes e ensaios nao destrutivos, bem como a completa analise

estrutural, por meio de modelagem numérica em elementos finitos.
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APENDICE B - PONTE SOBRE O RIBEIRAO
TEIXEIRAS

B.1 — INSPEGOES E VISTORIAS
B.1.1 — Descrigao da ponte

A Ponte sobre o Ribeirdo Teixeiras (Figura 0.1), localizada no km 610 da BR
120 no municipio de Teixeiras/MG, tem 32 m de comprimento distribuidos em um vao
de 20,0 m e dois balangos de 6,0 m, ambos possuindo 10,0 m de largura. Quanto ao
sistema estrutural, é classificado como ponte em viga, possuindo todos os elementos

de concreto armado moldados in loco.

Figura 0.1 — Viaduto de Coimbra.

Fonte: O autor.
Devido a presencga de defensas do tipo New Jersey, e conforme o IPR 709

(DNIT, 2004), estima-se que a ponte teria sido projetada entre os anos de 1975 e 1985
(Figura 0.2).
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Figura 0.2 — Sec¢ao transversal tipica de pontes projetadas de 1975 a 1985.
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Fonte: Adaptado de IPR 709 (2004).

B.1.2 — Condigao geral da ponte

A estrutura apresenta algumas fissuras na laje e nas longarinas, porém existem
varios problemas relacionados a ma execugdao da obra, como por exemplo o
cobrimento insuficiente das armaduras, com isso, a estrutura ndo se encontra em boa
condigao de conservacgdo. Nas Figura 0.3 e a Figura 0.4 sdo mostradas algumas vistas
da estrutura, indicando o aspecto geral da construgao.
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Figura 0.3 — Vista inferior da ponte de Teixeiras.

{

Fonte: O autor.
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Figura 0.4 - Vistas laterais do viaduto de Coimbra.

B — Vista lateral 02
Fonte: O autor.
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Figura 0.6 — Cortes.
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A - Corte B-B B - Corte C-C

Fonte: O autor.

B.1.4 — Inspecao visual
B.1.4.1 — Materiais e métodos

Inspegbes visuais foram realizadas para identificacdo de danos e patologias
seguindo as recomendagdes da ABNT NBR 9452 (2019) e do Manual de Inspegdes
do DNIT (2004). De acordo com ambas as Normas, a inspegéo visual se enquadra
como uma Inspegdo Especial, uma vez que foi motivada pela necessidade de
identificacdo e acompanhamento da evolugdo das patologias para avaliagdo da
segurancga estrutural. Ensaios complementares para a investigagcdo da estrutura

também foram realizados.

Devido a proximidade e facilidade de acesso a estrutura, as inspecgdes e
ensaios ocorreram nas datas apresentadas na Tabela 0.1. Na Figura 0.7 sao

mostrados os equipamentos que foram utilizados.
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Figura 0.7 - Equipamentos utilizados.

Automalic trigoering

Co |

Pproced

| No couplant required

A - Pundit 200 + Transdutores 54 kHz B - Transdutores 40 kHz (onda S)

C - Silver Schmidt OS8200 D - Profometer 600

G - Drone Mavic Air 2 H - Escada dobravel
Fonte: O autor.
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B.1.4.2 — Patologias observadas

A laje do tabuleiro possui fissuras ao longo da estrutura, algumas atravessando
toda a secao transversal e a maioria com a presenca de eflorescéncia. As fissuras
analisadas e suas respectivas localizagbes estdo apresentadas na Figura 0.8.
Observou-se que a fissura 1 esta no fim do engrossamento da longarina, regido de
mudanga de rigidez da sec¢&o do tabuleiro, passando de uma seg¢ao mais rigida para
uma menos rigida. Associando-se essa descontinuidade com o grande comprimento
do tabuleiro e com a auséncia de aparelhos de apoios moveis, tem-se que a possivel
causa do surgimento dessas fissuras seria a variagao de temperatura no tabuleiro, o

qual ndo possui juntas de dilatagdo.

Figura 0.8 — Fissuras na laje do tabuleiro.
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Fonte: O autor.

A ma execucgao das formas e a auséncia do uso de espacgadores resultou no
cobrimento insuficiente das armaduras da laje (Figura 0.9), principalmente no vao

central da ponte.
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Figura 0.9 — Cobrimento insuficiente das armaduras da laje do tabuleiro.

Fonte: O autor.

Nas duas cabeceiras do viaduto, observou-se a presenga de fissuras e recalque

devido a auséncia de uma laje de transig¢ao, conforme a Figura 0.10.

Figura 0.10 — Fissura e recalque nas cabeceiras da ponte.

BOM JARDIM DE CIMA TEIXEIRAS

Fonte: O autor.

As longarinas apresentam, em algumas regides, armaduras com cobrimento
insuficiente, especialmente os estribos (Figura 0.11). Existe ainda um desplacamento
(Figura 0.12), o qual expde até a armadura principal de flexao.
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Figura 0.11 - Cobrimento insuficiente das armaduras nas longarinas.

B — Armadura de flexdo com cobrimento
insuficiente

A — Estribos com cobrimento insuficiente.

Fonte: O autor.

Figura 0.12 — Desplacamento e armadura de flexdo exposta.

Fonte: O autor.

Também foi observada a presenga de uma fissura na longarina, com abertura
inferior a 0,3 mm (Limite maximo estabelecido pela ABNT NBR 6118 (2014),

aparentando atravessar toda a espessura da longarina, conforme a Figura 0.13.
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Figura 0.13 — Fissura na longarina atravessando a espessura da alma.
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Fonte: O autor.

O pilar P4 apresenta desplacamento com armadura exposta e corroida (Figura
0.14). Por se tratar de uma analise visual superficial, ndo foi possivel estimar a perda

de secao.

Figura 0.14 - Desplacamento do concreto e armadura exposta e corroida no pilar P4.
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Fonte: O autor.
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As defensas possuem fissuras (Figura 0.15) ao longo de seu comprimento,
algumas delas presentes em regides de momento fletor negativo maximo, ou seja, em

cima dos pilares.

Fnte: 0] ator.
Com auxilio do drone, observou-se o acumulo de matéria organica na tubulagéo

que passa externa a defensa, conforme a Figura 0.16.

Figura 0.16 — Acumulo de matéria organica na calha do sistema de drenagem.

Fonte: O autor. '
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B.1.4.3 — Classificagdo da estrutura

Através do levantamento e quantificacdo de todas as patologias e danos na
estrutura, classificou-se o viaduto segundo quatro métodos de inspegao, conforme a
Tabela 0.2. Os métodos de inspeg¢ao analisados sdo dois brasileiros (DNIT, 2004;
ABNT NBR 9452, 2019), um americano (AASHTO, 2011; FHWA, 1995) e um esloveno
(COST 345. 2007). E apresentado na Tabela 0.2 um resumo com quantitativo das

patologias e as notas obtidas de acordo com cada norma utilizada.

Segundo dados do SGO (DNIT, 2022), duas inspec¢des rotineiras realizadas
pelo DNIT nos anos de 2015 e de 2018 apontaram uma Nota Técnica 3 (boa), a

mesma nota encontrada para a inspegao atual.



Tabela 0.2 - Classificagéo da ponte conforme as patologias e danos na estrutura.
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Nota técnica

ABNT o COST 345
. ~ L. =
Elemento Manifestagao patologica DNIT c ; 5 eHu . y o rw » v
>
Carbonatacao 3 3 4 3 2 1 1,0 0,4 1,0 1 0,40
Longarinas Corrosao das armaduras 4 4 4 4 2 2 1,0 0,4 0,8 3 1,92
Desplacamento 3 3 3 3 3 2 1,0 0,6 0,5 3 1,80
Fissuracao 4 4 4 3 2 1 1,0 0,4 0,5 3 0,60
Carbonatacao 4 4 4 3 2 2 0,7 0,4 0,5 1 0,28
Lajes Corroséao das m::.macqmm 3 4 4 3 3 2 0,7 0,8 0,5 3 1,68
Eflorescéncia 4 3 4 4 2 1 0,7 0,4 0,5 3 0,42
Fissuracado 3 3 4 3 2 1 0,7 0,4 0,5 3 0,42
Pilares Corrosao das armaduras 3 3 4 3 3 2 1,0 0,6 0,5 3 1,80
Desplacamento 3 3 3 3 3 2 1,0 0,8 0,5 3 2,40
Juntas Inexistente 1 - 4 3 - 0- - - - - 0,00
Barreira rigida Fissuras 4 4 3 3 2 1 0,3 0,4 0,5 3 0,18
Pavimento asfaltico Fissuras 4 5 4 4 2 1 0,7 0,4 0,5 3 0,42
Encontros Desnivel 4 4 3 4 2 2 0,3 0,6 1,0 3 1,08
Fissuras 3 3 4 3 2 2 0,3 0,8 1,0 3 1,44
R=XVD =
NOTA FINAL 3 3 5 3/2 14,84

Fonte: O autor.
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B.1.5.1 — Esclerometria

A dureza superficial do concreto foi avaliada por meio do ensaio esclerométrico,
conforme a ABNT NBR 7584 (2012). O ensaio foi realizado préoximos aos pontos de
extracdo dos testemunhos para correlacionar com os dados obtidos dos testemunhos

e do ensaio de ultrassom.

Toda a poeira e po superficial das areas de ensaio foram removidas através de
polimento energético com disco de corborundum onde foram desenhados reticulados

de aproximadamente 20 cm x 20 cm para a realizagao de 16 impactos (Figura 0.18).

Figura 0.18 — Areas de ensaio do esclerdmetro.

Longarina Transversina Longarina Longarina

Longarina Longarina Transversina Longarina

Fonte: O autor.

Os indices esclerométricos médios de cada area de ensaio foram calculados
conforme a ABNT NBR 7584 (2012), apresentados na Tabela 0.3. Observa-se uma
uniformidade dos valores ao longo da estrutura, indicando uma boa homogeneidade

do concreto.
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Tabela 0.3 - indices esclerométricos médios.

Pontos de ensaio

Indices esclerométricos individuais 2 3 7 5 6 7 3 9

48 42 52 49 48 46 48 34
50 44 46 50 46 45 50 37
48 44 52 52 46 48 40 44
50 48 52 50 50 46 46 38
44 46 46 52 44 44 47 36
50 48 50 46 42 40 44 41
42 50 49 52 52 46 42 40
48 44 50 38 46 44 44 38
37 48 46 52 46 42 48 41
50 44 48 55 46 48 46 39
50 46 46 40 45 46 45 38
49 48 44 52 46 41 47 36
40 48 48 46 45 42 44 44
44 47 44 50 42 41 42 40
46 50 44 44 40 45 34 38

O RN ADOONOO OGN WN

16 50 52 50 52 46 45 42 38
Determinacdes uteis 13 14 16 13 14 16 13 13
IEmédio 48,2 46,8 479 506 456 443 450 38,5

Fonte: O autor.

B.1.5.2 — Ultrassonografia

A verificagdo da qualidade e da uniformidade do concreto ao longo da estrutura
também foi feita com o ensaio de ultrassonografia, onde a velocidade de pulso
ultrassénico ou velocidade de onda longitudinal P (ondas de compresséao) foi obtida.
O ensaio é normatizado pela ABNT NBR 8802 (2019).

Segundo Whitehurt (1951), a qualidade do concreto pode ser correlacionada

com a velocidade de propagacgao das ondas (Tabela 0.4).

Tabela 0.4 - Qualidade do concreto conforme a velocidade de propagacao ultrassénica.
Velocidade da onda ultrassénica

Qualidade do concreto

(ml/s)

Acima de 4500 Excelente
3500 - 4500 Otimo
3000 - 3500 Bom
2000 - 3000 Regular

Abaixo de 2000 Ruim

Fonte: Adaptado de WHITEHURT (1951).

A velocidade de onda longitudinal P foi avaliada na estrutura, por meio de
transmissao indireta, e nao foi avaliada nos testemunhos (Figura 0.19). Na estrutura,
as leituras foram realizadas mantendo-se padronizado, em 200 mm, o espagamento

entre os transdutores.
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Figura 0.19 — Ensaio de ultrassonografia por meio de transmissao indireta (cotas em mm).
200 200
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Fonte: O autor.
Os resultados obtidos para ondas P na estrutura estdo apresentados na Tabela

0.5. A qualidade do concreto foi baseada nas velocidades obtidas na estrutura.

Tabela 0.5 — Velocidade da onda P na estrutura e nos testemunhos x Qualidade do concreto.
Velocidade da onda

A . Qualidade do
Ponto ultrassoénica
concreto
(ml/s)
1 2706 Regular
2 2470 Regular
3 2293 Regular
4 2959 Regular
5 2732 Regular
6 2748 Regular

Fonte: O autor.

Avaliou-se também a profundidade da fissura 1 presente na laje do tabuleiro,

por meio de transmissao indireta (Figura 0.20).

Figura 0.20 — Avaliagao da profundi

dade da fissura 1 presente

P T

na laje do tabuleiro.

¥

Fonte: O autor.

Os resultados obtidos apontam que a profundidade da fissura nos pontos 1 e 2

sdao de 22,1 e 12,4 cm, respectivamente. Com os resultados, estima-se que a



172

espessura da laje deva ser no minimo superior a 22 cm, ja que foi detectada uma
fissura de 22 cm de profundidade nessa regiéo.

B.1.5.3 — Pacometria

A estimativa da quantidade de armaduras longitudinais e transversais
(posicionamento, didmetro e espagamento) foi realizada com o ensaio de pacometria.
Proximo aos apoios, observou-se que a armadura transversal € composta por estribos
verticais com didmetro aproximado entre 6 e 9 mm e espagamento aproximado de 20

cm (Figura 0.21).

pacometria proximo aos apoios.

Figura 0.21 — Resultados obtidos com o ensaio de

Diameter {(mm):
- R

G0 em
00m 01m 02Zm 03m 04m O05m 0Em 0O0Fm 08m 09%m 10m 11m 12m 1.3m

B - Espagcamento entre os estribos obtido com o ensaio de pacometria
Fonte: O autor.

O cobrimento insuficiente dos estribos na parte inferior das longarinas permitiu,
em paralelo com o uso do pacémetro, a conferéncia do posicionamento dos mesmos

na face lateral (Figura 0.22).
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Figura 0.22 — Armadura transversal composta por estribos verticais.

Fonte: O autor.

No vao central da ponte, identificou-se, a partir da armadura exposta
(possivelmente uma regido de emenda), que o didmetro da armadura de flexao
positiva € de 25 mm (Figura 0.23). Com o ensaio de pacometria, verificou-se que essa
armadura estava distribuida na regiao entre a face inferior da longarina e a face inferior
da transversina, em quatro camadas, com seis barras de diametro de 25 mm na
primeira camada (Figura 0.24), portanto, supde-se que as outras camadas possuem
a mesma quantidade de barras.

Figura 0.23 — Armadura de fle o positiva exposta.

-

Fonte: O autor.



Figura 0.24 — Distribuicdo da armadura de flexdo positiva no véo central.

Cover (mm):
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(a) Camadas de armadura de flexao positiva (tragos verdes) no vao central
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(b) Quantidade de barras (linhas vermelhas) na primeira camada de armadura de flex&do positiva,
no vao central

Fonte: O autor.
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B.1.5.4 — Potencial de corrosdo

O ensaio de potencial de corroséao foi realizado em dois pontos da estrutura: no
pilar e na longarina que apresentam desplacamento de concreto com armadura
exposta e corroida. Na Figura 0.25 é representada as etapas do ensaio, que consiste
em: molhagem da estruturas nos locais de ensaio; inser¢do de um parafuso na

armadura exposta e corroida para o contato com a parte integra; realizagao do ensaio.

Figura 0.25 — Etapas do ensaio de potencial de corrosao.

A — Molhagem da estrutura

X

C — Ensaio na longarina D — Ensaio no pilar
Fonte: O autor.

Na Figura 0.26 € mostrado o resultado do ensaio na longarina. Nota-se que os

potenciais mais negativos se situam na regido da armadura positiva exposta e
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corroida, ou seja, pode-se concluir através do ensaio que a corrosao € localizada.
Ressalta-se ainda que é uma regido que nao apresenta momentos fletores positivos
criticos, o que mostra o diagrama de momentos fletores devido ao carregamento
permanente, portanto nao foi considerado uma reducéo da area de armadura positiva

na reconstituicdo do projeto.

Figura 0.26 — Resultado do ensaio na longarina.

(1IN T T O TN L O O SRS R B R

Fonte: O autor.

Na Figura 0.27 € apresentado o resultado para o ensaio no pilar. Nota-se que
as regidbes com potencias mais negativos situam-se nas dareas proximas aos
desplacamentos, se propagando um pouco ao seu entorno. Isso pode ocorrer devido
ao fato de ser um elemento estrutural em contato direto com o solo, o que o deixa

umidificado, propiciando a corrosdo das armaduras expostas.



Figura 0.27 — Resultado do ensaio no pilar.
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B.1.5.5 — Acelerometria

Fonte: O autor.
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Para a representagao mais fiel do comportamento real da estrutura, realizou-se

0 ensaio de acelerometria em dois pontos afim de calibrar do modelo de elementos

finitos. Utilizou-se dois acelerdmetros: um acelerébmetro da marca Sensr GP1L (Figura

0.28) capaz de medir aceleragdes nos trés eixos ortogonais e em um intervalo de

frequéncia de 0 a 200 Hz; um acelerbmetro nos trés eixos presente no Smartphone

Motorola XT190 (Figura 0.28), com o auxilio do aplicativo MyFrequency e um range

de leitura de frequéncia de 0 a 200 Hz. O celular foi fixado com fita crepe e o

acelerébmetro fixado por meio de sua base magnética em arruelas metalicas coladas

na estrutura.



178

Figura 0.28 — Eqipamentos utilizados para o ensaio de acelerometria.

Fte ato. -
Ambos foram fixados nas defensas, no meio e no quarto do vao (Figura 0.29).

Figura 0.29 — Pontos do ensaio de acelerometria.
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Fonte: O autor.

As frequéncias foram obtidas em um intervalo de tempo superior a um minuto,
com a passagem de veiculos em alta velocidade (trafego normal da via, com
velocidade em torno de 60 km/h). A leituras feitas no meio e no quarto do vao, para
ambos o0s equipamentos estdo apresentadas na Figura 0.30 e na Figura 0.31,
respectivamente, sendo as frequéncias obtidas a partir da transformada rapida de
Fourier (FFT).
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Na Tabela 0.6 € mostrado as primeiras frequéncias naturais obtidas com os
dois aparelhos, sendo resultado bem préximos, o que mostra que a utilizagado de

Smartphones é viavel.

Tabela 0.6 — Frequéncias naturais obtidas com o ensaio de acelerometria.

Frequéncias naturais Acelerémetro Smartphone
(Hz) Y2 vao Ya vao Y2 vao Ya vao
12 - - 2,2 -
22 6,6 6,6 6,6 6,6
3@ 8,0 7,6 8,0 -
42 - 9,0 - 9,0
52 - - - 10,8
6° - 12,2 12,2 12,2
78 14,2 14,8 14,0 14,2
82 17,2 17,0 17,0 16,8
92 18,8 - 18,6 18,8
102 - - 20,2 -
112 - - - 22,4
122 - - - 24,4

Fonte: O autor.

B.1.5.6 — Extragéo de testemunhos

A ABNT NBR 7680-1 (2015) estabelece os requisitos para os processos de
extragado, preparo, ensaio e analise de testemunhos de estruturas de concreto. Seis
testemunhos foram extraidos por uma perfuratriz (Figura 0.32) para o estudo da
estrutura, sendo trés no ponto 2 e trés no ponto 7, todos extraidos das longarinas
(Figura 0.32).
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Figura 0.32 — Extragéo de testemunhos nas longarinas.

B - Localizagéo dos testemunhos no ponto 2

A - Processo de extracao do testemunho C - Localizagao dos testemunhos no ponto 7
Fonte: O autor.

Logo apds a extragao de cada testemunho, avaliou-se o0 avango da camada de
carbonatacado na estrutura através da aplicagdo de uma solugdo de fenolftaleina,
conforme a Figura 0.33. Observa-se que a frente de carbonatagao possui em torno de
4,0 a 5,0 cm nos testemunhos 1, 2 e 3, e de 2,0 a 3,0 cm nos testemunhos 4, 5 e 6.
Como observado, a frente de carbonatacao ja venceu o cobrimento das armaduras,
sendo que a armadura esta totalmente despassivada em regides onde a profundidade
da camada carbonatada chega a 5,0 cm, ficando propensa a corroséo, a qual foi

observada em varios pontos da estrutura.
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Figura 0.33 — Profundidade da camada carbonatada nos testemunhos.

D - Testemunho 4 (2 cm) E - Testemunho 5 (2,5 cm) F - Testemunho 6 (3 cm)
Fonte: O autor.

Os testemunhos foram preparados e retificados para a realizacao do ensaio de
ruptura a compresséao axial, sendo mantidos submersos em agua por no minimo 72 h
antes do ensaio. Algumas caracteristicas foram aferidas antes do ensaio (Tabela 0.7),
conforme a ABNT NBR 7680-1 (2015).

Tabela 0.7 — Caracteristicas dos testemunhos.

d h m Y
Testemunho Elemento o ) h/d ) (kg/m?)
1 Longarina 92,2 194,2 2,11 3210 2476
2 Longarina 91,5 196,1 2,14 3190 2474
3 Longarina 92,2 191,8 2,08 3200 2499
4 Longarina 92,8 195,5 2,11 3274 2476
5 Longarina 92,2 191,6 2,08 3146 2459
6 Longarina 92,9 196,4 2,11 3280 2464

Fonte: O autor.
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Os resultados obtidos no ensaio de resisténcia a compressado axial dos

testemunhos extraidos foram identificados por f;; extinicial, S€Ndo corrigidos conforme

a Equacéo 0.1.

fci,ext = [1 + (kl + kz + k3 + k4)] ' fci,ext,inicial 0.1

onde,

k, — Coeficiente de corregao que leva em consideragao a relagdo h/d;

k, — Coeficiente de corre¢cao que leva em consideracao o efeito do broqueamento em
funcdo do diametro do testemunho;

k; — Coeficiente de corregdo que leva em consideragédo a dire¢ao da extragcdo em
relacdo ao langcamento do concreto;

k, — Coeficiente de correcdao que leva em consideracao o efeito da umidade do
testemunho.

Para fins de verificacdo da seguranga estrutural, a estimativa da resisténcia
caracteristica do lote € dada pela média dos resultados individuais, conforme a
Equacéo 0.2.

n
£ _ 4i=1 fci,ext 0.2
ckext,seg — n

onde,
n — Quantidade de testemunhos.

Primeiramente, dois testemunhos (um do ponto 2 e um do ponto 7) foram
ensaiados para a estimativa da carga de ruptura para a determinagdo do médulo de
elasticidade dos testemunhos restantes. Os resultados individuais obtidos para o lote

de testemunhos estao apresentados na Tabela 0.8.



Tabela 0.8 — Resisténcia a compressao axial e modulo de elasticidade dos testemunhos.

Test h fci,ext,inicial * fci,ext Eci,ext
estemunio — mpa) Z ki (MPa) (GPa)
i=
1 9,87 0,119 11,05 -
2 13,13 0,120 14,71 23,63
3 10,62 0,119 11,89 20,52
4 15,03 0,119 16,81 -
5 15,26 0,119 17,08 17,50
6 13,25 0,119 14,82 21,72

Fonte: O autor.

A resisténcia caracteristica do lote € dada pela Equacéao 0.3.

fck,ext,seg = 14,39 MPa

0.3
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O coeficiente de variagdo amostral (CV), que representa a divergéncia dos

resultados em relacdo a média amostral, é calculado pela Equacao 0.4.

CV =
X

onde,

X; — Valor na posicgao i;

X — Média aritmética dos dados.

?:1(Xi — X)Z
N_n—-1 44

0.4

Os resultados divergem em relacdo a média em 17,3%. Por ser maior do que
15%, a ABNT NBR 7680-1 (2015) recomenda que este valor deve ser analisado com

mais vigor, pois pode indicar que algum testemunho nao faga parte do mesmo lote.

No entanto, para o presente estudo, optou-se por manter todos os resultados.

B.2 — RECONSTITUIGAO DO PROJETO

B.2.1 — Carregamento permanente

A secédo transversal do tabuleiro, fora da regido dos engrossamentos das

longarinas, esta representada na Figura 0.34. A secdo € composta pela area de

concreto armado, incluindo as defensas, e pela area ocupada pela pavimentagao.
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Figura 0.34 — Sec¢éo transversal do viaduto (cotas em cm).

Ly‘m 1000-- 'T

205

Fonte: O autor.

O carregamento permanente pode ser obtido pela multiplicagdo da area da
secao transversal ocupada por cada material pelo seu respectivo peso especifico. A
presenca de somente duas longarinas faz com que esse carregamento possa ser

distribuido igualmente entre as mesmas, conforme as Equacdes 0.5 e 0.6.

_AcaYca 0.5
8ca = 5

Apav " Ypav
gpav = — 2 0.6

onde,

gca — Carregamento permanente devido ao peso préprio do concreto armado;
gpay - Carregamento permanente devido ao peso préprio do material asfaltico;

Aca — Area da secdo transversal ocupada pelo concreto armado, incluindo as
defensas;

Ap,yv — Area da secéo transversal ocupada pela pavimentagao;
Yca — Peso especifico do concreto armado, adotado como sendo 25 kN/m?;
Ypav — Peso especifico do material asfaltico, adotado como sendo 24 kN/m?>.

Nas Equacbes 0.7 e 0.8 sdo apresentados os valores de gcx € gpav,

respectivamente.

4,53 -25

Bea=—— = 56,6 KN/m 0.7
1,38 24

gpay = ——— = 16,6 kN/m 0.8

2
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O carregamento permanente devido aos engrossamentos das longarinas em
regides proximas aos apoios pode ser considerado através de cargas concentradas,

conforme a Figura 0.35.

Figura 0.35 — Engrossamento da longarina nas regides proximas aos apoios (cotas em cm).
g

Fonte: O autor.

A carga concentrada € obtida pela multiplicagcdo do volume de concreto pelo
peso especifico do concreto armado, conforme as Equagdes 0.9 e 0.10.

0.9
P, =V;- yca
Pz =VZIYCA 010

onde,
V; — Volume da i-ésima parte do engrossamento.

Nas Equagdes 0.11 e 0.12 sdo apresentados os valores de P, e P,

respectivamente.

P, = (0,70 - 0,29 - 1,79) - 25 = 9,1 kN 0.11
_ (1,43-0,29-1,79)

2 2

-25=9,3kN 0.12

O carregamento permanente devido as transversinas (Figura 0.36) pode ser
considerado como cargas concentradas aplicadas nas longarinas, obtidas pela
multiplicacdo do volume da transversina pelo peso especifico do concreto armado

distribuidas igualmente entre as duas longarinas, conforme as Equacdes 0.13 e 0.14.
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Figura 0.36 — Geometria das transversinas (cotas em cm).

5 J ]
.__..- A & ] \ | i e o
i 518 I 3 460 }
A - Transversina no meio do vao B - Transversina sobre o apoio
Fonte: O autor.
(Viransversina * Yca) 0.13
P3 -
2
(Vtransversina ’ YCA)
P, = ; 0.14

onde,
Viransversina — VOlume da transversina.

Nas Equacdes 0.15 e 0.16 sdo apresentados o valores de P; e P,

respectivamente.
518-1,60-0,21 .
3=( > )-25=21,8kN 0.15
4,60-1,60-0,21
4=( > )-25=19,3kN 0.16

O carregamento permanente devido a cortina de fechamento (Figura 0.37)
pode ser obtido pela multiplicagdo de seu volume pelo peso especifico do concreto

armado, distribuido igualmente entre as duas longarinas, conforme a Equagao 0.17.

Figura 0.37 — Cortina de extremidade (cotas em cm).

_ (Ver) 0.17
Py = ) “Yca
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onde,
Vcr — Volume da cortina de fechamento.
Na Equacéao 0.18 é apresentado o valor de Ps.

15,80 0,21 .
P5=¥-25=41,SRN 0.18

O carregamento permanente distribuido em cada longarina esta representado

na Figura 0.38.

Figura 0.38 — Carregamento permanente na longarina.

2

41,5 kN
41,5 kN

73,20 kN/m

- 233
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«—— 93KN
¢

“g—— 93kN

q‘>

6,00 m 20,00 m - 6,00 m

Fonte: O autor.

Na Figura 0.39 é mostrado o diagrama de esforgo cortante devido ao
carregamento permanente e na Figura 0.40 tem-se o diagrama de momento fletor
devido ao carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos e

minimo em cada vao.

Figura 0.39 — Diagrama de esforgo cortante devido ao carregamento permanente.
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Fonte: O autor.
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Figura 0.40 - Diagrama de momento fletor devido ao carregamento permanente.
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Fonte: O autor.

B.2.2 - Carregamento moével

As solicitagdes nas longarinas devido ao carregamento mével proveniente de
um trem-tipo da Classe 36 foram avaliadas pelo Método de Engesser-Courbon.
Segundo Cavalcante (2019), as linhas de influéncia das reacbes de apoio nas

longarinas podem ser obtidas através da Equagao 0.19.

2i-n—-1)-e 0.19
(n*=1)-%§

P
TM(X)=R4=Z' 1+6-
onde,

n;(x) — Valor da reacgao de apoio da longarina 4, para uma carga P posicionada a uma
distancia x da extremidade da se¢ao transversal do tabuleiro;

R; — Reagao de apoio da longarina 4;
P — Carga tomada como unitaria;

4 — Numero da longarina;

n — Numero de longarinas;

e - Excentricidade (Figura 0.41), nula no centro de gravidade da secgao transversal e
positiva da esquerda para a direita;

¢ — Distancia entre os eixos das longarinas.
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Figura 0.41 — Segéo transversal para o Método de Engesser-Courbon.

C.G.
| A y N
> +£»
g
~~ Fd

Fonte: O autor.

Obteve-se as Equacgdes 0.20 e 0.21 para as longarinas 1 (da esquerda) e 2 (da
direita), respectivamente. Devido a simetria da estrutura e a presengca de somente

duas longarinas, sera analisada somente a longarina 1.

ni(x) =R; =—0,179-x + 1,394 0.20
n.(x) =R, = 0,179 - x — 0,394 0.21

Na Figura 0.42 é representado o posicionamento critico do veiculo-tipo e da
carga de multiddo para a longarina 1, para a situagdo em que a carga de multidao esta

posicionada na regido do veiculo-tipo e para a situagédo em que nao esta.

Figura 0.42 — Posicionamento critico do trem-tipo.

| | | ' j | M—_ w1
I L

(Y=
2 ®
e o
i

0,786

o)
"
£1
—

1,323

A - Carga de multidao posicionada na regiao do B - Carga de multiddo posicionada na regido

veiculo-tipo fora do veiculo-tipo
Fonte: O autor.

O trem-tipo longitudinal é composto por trés carregamentos, Q' representando
a carga de cada eixo do veiculo-tipo, q'; representando a carga de multiddo na regido
do veiculo-tipo e q', representando a carga de multiddo na regido fora do veiculo-tipo,
conforme a Figura 0.43. Esses carregamentos sao calculados nas Equacgdes 0.22,
0.23 e 0.24, respectivamente.



Figura 0.43 — Trem-tipo longitudinal para um trem-tipo da Classe 36.
q'z q'z
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Fonte: O autor.

Q' =(1,233+4+0,876) - 60 = 126,5 kN

0,786 - 4,395
q; = (T) .3 =5,2kN/m

0,786 - 4,395 1,323 + 0,786
( 2 ) 3 [( 2

!

q2 =

)-3]-5 — 21,0 kKN/m

0.22

0.23

0.24

Na Figura 0.44 é representada a envoltéria de esfor¢go cortante devido ao

carregamento permanente e na Figura 0.45, a envoltoria de momento fletor devido ao

carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos e minimo em

cada vao. Para esses valores, ndo estado incluidos os coeficientes de impacto.

Figura 0.44 — Envoltéria de esforgo cortante devido ao carregamento movel.
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Fonte: O autor.

Figura 0.45 - Envoltéria de momento fletor devido ao carregamento mével.
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Fonte: O autor.
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B.2.3 — Estimativa da resisténcia caracteristica do concreto a

compressao (fck,projeto)

Devido a auséncia de informagdes sobre a resisténcia caracteristica a
compressao do concreto (f) utilizada no projeto do viaduto (que seria uma situagéo
em que nao ocorra extracdo de testemunhos da estrutura), deve-se realizar a
estimativa desse parametro. A estimativa sera feita através da verificagdo das bielas

comprimidas de concreto nas secodes criticas.
B.2.3.1— Seg¢éo 2 — Sobre o apoio
Primeiramente calcula-se o esfor¢o cortante solicitante de calculo (Vgq) na
secao, adotando-se o valor mais critico dentre os obtidos pelas Equacdes 0.25 e 0.26.
Vsa = 14 Vg + @ 1,4 Vg 0.25
VSd =09- ng + @ 1,4- qu 0.26

onde,

Vg — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento permanente;
Vqk — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento movel;

@ — Coeficiente de impacto, conforme a Equacéo 0.27.

© = 1,4—0,007 ¢ 0.27

onde,

£ — VAo tedrico, em metros.

Com base nessas informacdes, o coeficiente de impacto para essa segao é

dado pela Equacéao 0.28.

@ =1,4—0,007-20 = 1,260 0.28

Portanto, tem-se que o Vg4 para esta segéo é dado pela Equagéao 0.29.

Veg = 1,4+ 752,2 + 1,260 - 1,4 - 515,9 = 1963,1 kN 0.29
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A secédo transversal considerada para verificacdo das bielas comprimidas de
concreto é retangular (Figura 0.46) com altura (h) de 205 centimetros e com largura

(by) de 70 centimetros.

FigL_Jra 0.46 — Secao retangular.

,I.?_‘_‘;
Fonte: O autor.
Para a estimativa do f.,, compara-se a tensdo convencional de cisalhamento

de calculo (t,,4) com a tensédo convencional de cisalhamento ultima (t,,,), conforme
as Equacgdes 0.30, 0.31, 0.32 e 0.33.

Tud < T 0.30
b\‘ff‘d <0,25 fyc—i‘ 0.31
d=0,80-h 0.32
fok 2 % 0.33
Portanto, o f., de projeto deve respeitar a Equacao 0.34.
fpo 1419631 g KN g ¢ MPa 0.34
*=70,80-70-205  cm?
B.2.3.2 - Seg¢do 3 — Meio do engrossamento
Analogamente, o Vg4 para esta se¢ao € dado pela Equacgao 0.35.
0.35

Vsq = 1,4-6649 + 1,260-1,4-478,6 = 1775,1 kN

A secdao transversal considerada possui altura (h) de 205 centimetros e com
largura (b,,) de 55,5 centimetros. Portanto, o f. de projeto deve respeitar a Equagao
0.36.
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Co A ATISL RN 0.36
ck =080-555-205 ' emZz 0@

B.2.3.3— Segéo 5 — fora do engrossamento

Analogamente, o Vg4 para esta seg¢ao € dado pela Equagao 0.35.

Vsq =1,4:612,6 + 1,260+ 1,4-453,7 = 1658,0 kN 0.37

A secao transversal considerada possui altura (h) de 205 centimetros e com
largura (b,,) de 41 centimetros. Portanto, o f., de projeto deve respeitar a Equacgao
0.38.

4-1,4-1658,0 0.38

> = =
fuc 2 55047305 = 138 = 138 MPa

Portanto, conforme a analise das trés secoes, estimasse que foi adotado para

o projeto um f dado pela Equacgao 0.39.

ka,preVisto == 15 MPa 039

B.2.4 — Armadura longitudinal positiva — Se¢ao 6
B.2.4.1 — Secgéo transversal

Para o calculo da armadura longitudinal positiva, permite-se a consideragao de

uma largura colaborante (b¢), conforme a Figura 0.47.

Figura 0.47 — Largura colaborante conforme a ABNT NBR 6118 (1980).
hf I

Largura colaborante

: by by

= 007 m ba= 148 m
/ ' / : 3= 015 m bag= 156 m
= - ' byj= 120 m

b= 504 m

Ba= 120 m b= 303 m

A - Esquematizagéo da largura

B - Calculo da largura colaborante
colaborante

Fonte: O autor.



196

B.2.4.2 — Momento fletor maximo solicitante de calculo

O momento fletor solicitante de calculo (Mgy) € definido pela situacdo mais

critica entre as Equacdes 0.40 e 0.41.

Msq = 1,4 - Mg + @ - 1,4 - Mgy 0.40

Msa = 0,9 Mg + @ - 1,4~ My 0.41

Portanto, para a segao critica ao momento fletor positivo, o Mgyq € dado pela

Equacéao 0.42.
Mgy = 1,4-2202,4 4+ 1,260 1,4-2354,7 = 7237,0 KN.m 0.42

B.2.4.3 — Posic¢ao da linha neutra

Caso a linha neutra (L.N.) passe pela mesa da segéo transversal, simplifica-se
o dimensionamento considerando uma secao transversal retangular de largura (by).

Caso contrario, o dimensionamento deve ser feito considerando uma se¢ao T.

Devido a variagdo da espessura da laje, considerou-se uma espessura ficticia
(hg.) constante ao longo de toda a laje para simplificar a verificagdo da posigao da

L.N., conforme a Figura 0.48.

Figura 0.48 — Posigéo da L.N.

by by I Posicdo da linha neutra
‘ ’ ,:hm = 14 y= 169 «cm
/ fa= 10,7 MPa X= 211 tcm
& = _}:I RO by . i 8- .
hg = 26,0 cm
| L.N. passa pela MESA
B - Espesajra ficticia da laje B - Verificagdo da posi¢cédo da L.N.

Fonte: O autor.

B.2.4.4 — Armadura positiva minima necessaria

A armadura de flexdao necessaria, com base no equilibrio dos esforcos internos

e considerando um ago da categoria CA-50, é apresentada na Figura 0.49.
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Figura 0.49 — Armadura de flex&o positiva necessaria.

I Armadura de flexdo necessaria

/'._:;.".'_.-.I., b by - ‘ Ago= CA-SD My = 0 kM.cm
» + i fa= 500 MPa Mag= 723705 kMN.cm
:.'r:..r"’ yo= 115 x= 211 cm
fa= 4348 MPa Agy= 0,0 cm®

Az= 1070 com?

Binic= 1070 om?

A - Posicionamento da armadura

. oo B - Armadura de flexdao necessaria
de flexdo positiva

Fonte: O autor.

B.2.4.5 — Verificagdo da fadiga

Conforme a EB 3 (1967), atende-se as exigéncias de fadiga quando a armadura

€ multiplicada por um coeficiente de fadiga (ks.q), dado pela Equagéo 0.43.
M; —-M; o

>
M, o, = 1 0.43

Keag =
onde,

M; — Maior momento fletor em valor absoluto;

M, — Menor momento fletor em valor absoluto. Quando houver alternéncia de
esforgos, adotar M, = 0,5 M,;

0. — Tensao de escoamento do ago;

o, — (Tabela 0.9).

Tabela 0.9 — Valores de 6, em MPa, conforme a EB 3 (1967).

Tipo de armadura o; (MPa)
360
Barras retas ou curvadas’ T
, 280
Estribos ou barras curvadas? W

Notas: ' Eixos com raios de curvatura ndo menores que os indicados
na Tabela 0.10; 2 Eixos com raios de curvatura menores que 0s
indicados na Tabela 0.10; ¢ = 1 para pontes rodoviarias com trafego
preponderante de veiculos de carga pesados; ; ¢ = 0,75 para as
demais pontes.

Fonte: O autor.
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Tabela 0.10 - Raio de curvatura interno minimo de uma barra curvada, conforme a EB3 (1967).

Categoria Raio de curvatura interno
CA-40 >12:¢
CA-50 >15-¢
CA-60 >18-¢

Fonte: O autor

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € @ nova area de armadura de flexao

necessaria estao apresentadas na Figura 0.50.

Figura 0.50 — Armadura de flexado positiva necessaria, considerando a fadiga.

I Verificagdo da fadiga I
Mg = 22024 kN.m Mg min = -1098,6 kN.m
Mamae= 23547 kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2

Y= 14 = 09
¥q= 1.4 = 1.4
@= 1,260 e= 1260
Mgy = 72371 kN.m Msg;= 442  kN.m
M;= 72371 kN.m kig= 1,04

Mz= 4432 kN.m

Bopec= 1108 c©m®

Fonte: O autor.
Com base em um numero par de barras de didmetro de 25 mm, tem-se que a
armadura longitudinal positiva prevista (A previsto) € representada na Figura 0.51, e

seria equivalente a aproximadamente quatro camadas de seis barras cada, que € um

resultado préximo ao previsto pelo ensaio de pacometria.

Figura 0.51 — Armadura de flex&o positiva prevista, considerando a fadiga.

I Armadura de flexdo prevista I

b= 25 mm
My = 23
Mg efetive = 24 A piito = 1178 ©m’

Fonte: O autor.

B.2.5 — Armadura longitudinal negativa — Se¢ao 5
B.2.5.1 — Secgéo transversal

Para o calculo da armadura de flexdo negativa, considera-se uma segao

retangular situada sobre o apoio.
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B.2.5.2 — Momento fletor minimo solicitante de calculo

Analogamente ao calculo do momento fletor maximo solicitante de calculo, para

a situacgao critica ao momento fletor negativo, o Mg, € dado pela Equagéao 0.44.

Mgq = 1,4-(—1574,3) + 1,358 1,4 - (—1819,1) = —=5662,5 kN.m 0.44
B.2.5.3 — Posic¢ao da linha neutra
A posicao da linha neutra esta representada na Figura 0.52.
Figura 0.52 — Posigao da linha neutra para o momento fletor negativo critico.
_ ' / ; ,‘r] I Posicio da linha neutra
Y= 14 y= 684 cm
- f4= 107 MPa x= 856 cm
h A= 038
b.= 70 m B= 052
A - Secao transversal sobre o apoio B - Posicao da linha neutra

Fonte: O autor.

B.2.5.4 — Armadura negativa minima necessaria

Analogamente ao dimensionamento da armadura longitudinal positiva, a

armadura negativa necessaria (A's ,.), considerando um ago da categoria CA-50, é

apresentada na Figura 0.53.

Figura 0.53 — Armadura de flexdo negativa necessaria.

I Armadura de flexdo necessaria
Aco= CAS0

1 N T fu= 500 WMPa
L sy Y= 1,15
fau= 4348 MPa Alpec= 1004 cm®
bw
A - Posicionamento da armadura de ~ ..
B - Armadura de flexdo necessaria

flexao positiva
Fonte: O autor.
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B.2.5.5 — Verificagdo da fadiga

Analogamente a verificagdo da fadiga para a armadura longitudinal positiva,
tem-se que o coeficiente de fadiga (kf,q) € @ nova area de armadura de flexdo

necessaria estao apresentados na Figura 0.54.

Figura 0.54 - Armadura de flexdo negativa necessaria, considerando a fadiga.

I Verificagdo da fadiga I

Mg = -1574,3 kN.m Mosmin = -1819,1 kN.m
Mﬂh'l'lit= o kM.m
Combinacio 1 Combinacio 2

Y= 09 Y= 14
Yo= 14 Ta= 14
p= 1,36 = 136

Mgy = -14189 kN.m Mgy = -5662,5 kN.m
My = 56625 kN.m ka= 1,00

M;= 14169 kN.m

Asnec= 1004 ©m?®

v

Fonte: O autor.

Com base em um numero par de barras de didmetro de 25 mm, temos que a

armadura longitudinal negativa prevista ((A’s previsto) € representada na Figura 0.55.

Figura 0.55 — Armadura de flexado positiva prevista, considerando a fadiga.

I Armadura de flexo prevista I

d= 25 mm
ng= 21
I'|¢_‘feti-m, = 22 Alurm = IGB,D sz

Fonte: O autor.

B.2.6 — Armadura transversal

B.2.6.1 — Reducéao do esforgo cortante solicitante de calculo em

regiées proximas aos apoios

A ABNT NBR 6118 (1980) permite que, para o calculo da armadura transversal,
o esforgo cortante no trecho entre o apoio e uma secédo situada a uma distancia h/2

da face do apoio seja constante e igual ao desta sec&o, conforme a Figura 0.56.
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Figura 0.56 — Reducao do esforgo cortante em segdes proximas aos apoios.

.
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Lz

VSd r_'_-"\m-\
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Fonte: O autor.

B.2.6.2 — Segéo 4 — Regiéo do apoio

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal nessa secao é dado pela Equacao 0.45.

Veg = 1,4+ 642,2 + 1,260 - 1,4 - 467,7 = 1724,1 kN 0.45

O caélculo da armadura transversal sera baseado na sec¢ao transversal situada

uma distancia h/2 da face do apoio, tendo largura conforme a Figura 0.57.

Figura 0.57 — Largura da segéao transversal para o calculo da armadura transversal
35 143

[ It /’J a1 x= i38 cm
£ : ’ t= 53 cm

B - Largura para o célculo da armadura
transversal

A - Geometria do engrossamento
Fonte: O autor.

Conforme a ABNT NBR 6118 (1980), a armadura transversal deve ser
calculada pela teoria classica de Mérsch com base na tensao de calculo (t4) dada

pela Equacéao 0.46.

Ty = 1,15 Tyq =T, = 0 0.46

onde,

t. — Parcela de contribuigdo do concreto na capacidade de absorver tensdes oriundas
do esforgo cortante, a qual, para a flexdo simples, é dada pela Equacéo 0.47.

0.47
Te = Py " /fex

onde,

y;, — Coeficiente de ponderagao, conforme a Tabela 0.11.
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Tabela 0.11 — Coeficiente de ponderagdo ;.

Coeficiente de ponderagao Yy
p1 <0,001 0,07
p1=0,015 0,14

0,001 < p; 0,015 Interpolar linearmente

Fonte: O autor.

onde,

p1 — Menor taxa da armadura longitudinal de tragdo no trecho de comprimento 2-h a
parti da face do apoio.
A porcentagem geométrica de armadura transversal (w;), para estribos verticais

e segundo a tedrica classica de Mérsch, é dada pela Equacgao 0.48.

w0 =4 0.48

fya

A armadura transversal necessaria (Asw nec) € apresentada na Figura 0.58.

Figura 0.58 — Armadura transversal necessaria.

I Armadura transversal necessdria I

Aco= CA-50 .= 0,27 MPa
fa= 500 MPa = 1.57 MPa
Y= L]1i5 @ pec= 0,004

fa= 4388 MPa

Pomnee=" 252 cmfm

Fonte: O autor.

Conforme a EB 3 (1967), atende-se as exigéncias de fadiga quando a armadura

€ multiplicada por um coeficiente de fadiga (ks.q), dado pela Equagéo 0.49.

ke = 2. %oy 0.49

Q4 01
onde,
Q; — Maior momento fletor em valor absoluto;

Q, —Menor momento fletor em valor absoluto. Quando houver alternancia de esforgos,
adotar Q, = 0;

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € @ nova area de armadura transversal

necessaria estdo apresentadas na Figura 0.59.
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Figura 0.59 — Armadura transversal necesséria, considerando a fadiga.
I Verificagdo da fadiga I
Vg= 6422 kN.m Vaomin= -919  kN.m
Vagima=  467,7  kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2
Y== 14 Y== 03
Y= 14 Ya= 14
p= 1726 p= 1725
Vs = 17241 kN.m Vsgz= 4159 kN.m
Vi= 17241 kN.m kia= 1,02

V= 4159 kN.m

Aﬂﬂj‘bﬁt =, 25 ,E‘ Emzfm

Fonte: O autor.

Na Figura 0.60 observa-se que estribos verticais (¢; = 12,5 mm) com quatro
ramos espagados longitudinalmente a cada 20,0 cm sdo os mais adequados, que é

um resultado préximo ao resultado aferido no ensaio de pacometria.

Figura 0.60 - Armadura transversal prevista, considerando a fadiga.
r Armadura transversal prevista I

= 12,5 mm
Nramos = 4 unidades

5= 20 om | Apese= 245 cm¥ym |

Fonte: O autor.

B.2.6.3— Sec¢édo 1 — Regiao do balango

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal desta se¢ao € dado pela Equagao 0.50.

Vsq =1,4-380,0+ 1,358-1,4-405,5=1302,9 kN 0.50

A armadura transversal necessaria (Asw nec) € apresentada na Figura 0.61.

Figura 0.61 — Armadura transversal necessaria.

I Armadura transversal necessdria I

Ago= CA-S0 .= 0,27 MPa
fa= 500 MPa 3= 1.12 MPa
¥-= 115 @ pe.= 0,003

A:wu_n-e: T 13,0 iC mI,.n"rrr

Fonte: O autor.
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Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € a nova area de armadura transversal

necessaria estdo apresentadas na Figura 0.62.

Figura 0.62 — Armadura transversal necesséria, considerando a fadiga.

| Verificacdo da fadiga I
Vg= 380 kNm Vogmin = o kN.m

Vaema= 4055  kN.m

Combinagiio 1 Combinacio 2
= Is -
Yo= 14 Y= 14
p= 136 p= 136
Vegz = 13029 kN.m Vepp= 3420 kN.m
Vi= 13025 kMN.m kea= 1,00

¥

V:= 3420 kN.m

A!'II.I'UEI. = IS,D Emﬂn"m

Fonte: O autor.

Na Figura 0.63 é demonstrado que estribos verticais (¢; = 12,5 mm) com quatro

ramos espacgados longitudinalmente a cada 26 centimetros sdo os mais adequados.

Figura 0.63 - Armadura transversal prevista, considerando a fadiga.

| Armadura transversal prevista |

0y = 125 mm
MNyamos = 4 unidades
5 = 26 cm Ajppeer= 185 cmifm

Fonte: O autor.

B.3 — ANALISE DA SEGURANCA ESTRUTURAL
B.3.1 — Modelo de elementos finitos

O modelo de elementos finitos e sua respectiva malha de elementos finitos sdo
apresentados na Figura 0.64, gerados a partir do software CSIBridge v.23. Todos os
elementos que compdem o tabuleiro foram discretizados por meio de elementos de
casca (Shell).
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Figura 0.64 — Modelo estrutural do viaduto no software CSIBridge.

Z

A - Modelo 3D

B - Malha de elementos finitos
Fonte: O autor.

B.3.1.1 — Propriedades do concreto

Adotou-se para as propriedades do concreto no modelo de elementos finitos
(resisténcia a compressao do concreto, modulo de elasticidade e peso especifico) os

valores obtidos nos testemunhos, conforme a Figura 0.65.
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Figura 0.65 — Propriedades do concreto no modelo de elementos finitos.

General Data
Material Mame and Display Color C15 .
Material Type Concreie
Material Grade CiM15
Material Notes ModifyiShow Notes...

Weight and Mass Units
Weight per Unit Volume KN,mC v
Mass per Unit Violume 2 ATAT

lsotropic Property Data

Modulus Of Elasticity, E 20842500,

Poisson, U 02
Coefficient OF Thermal Expansion, A 1,000E-05
Shear Modulus, G | 8684375,

Other Properties For Concrete Materials

Specified Concrete Compressive Strength, fe 143590,

Expected Concrete Compressive Strength 1435940,

[] Lightweight Concrete

[} Switch To Advanced Property Display

[ oK | Cancel

Fonte: O autor.

B.3.1.2 — Secgéo transversal do tabuleiro

Modelou-se a segao transversal do tabuleiro como viga t de concreto (Concrete
Tee Beam). Devido a redugéo da altura do tabuleiro na regido dos balangos, modelou-
se duas secdes transversais, uma para o vao central da ponte e uma para os balangos
(altura total igual a da extremidade), conforme a Figura 0.66. O engrossamento das

longarinas nas seg¢des proximas aos apoios e redug¢ao da altura do tabuleiro na regido
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dos balangos foram representados por variagbes paramétricas (Parametric

Variations), as quais aumentam, respectivamente, a espessura da longarina e a altura
do tabuleiro, conforme a Figura 0.67.

Figura 0.66 — Secao transversal do tabuleiro da ponte modelada no CSIBridge v23.

‘r'L'x
TTTT

B - Esquema da secdo transversal no vao central

Tee Beam —
:
i
X
A - Viga t de concreto C - Esquema da segéo transversal na extremidade do balango

Fonte: O autor.

Figura 0.67 — Engrossamento da longarina nos vaos centrais representado por uma variagao

paramétrica.
Paoint Segment Type and Point Type Digtance im. Change
I Segment 1= From Pointin - 13 to Point{n} m m
1 23 D, 0,25
|1 |Start of Variation o0 | 0z ]
2 |Linear | 0,35 | 0,25 |
3 |Lingar | 1,78 | o, |
4 | Linsar | 18,22 | 0, i
& |Linear | 19,55 | 0,25 I
&  |Linearto End of Variation | 20, | 025 [
A - Dimensbes do engrossamento nos vaos centrais
oo o
o o

B - Esquematizagédo do engrossamento nos vaos centrais
Fonte: O autor.

O carregamento devido a camada de pavimentacgao asfaltica (Wearing Surface
Loads) é inserido juntamente com a secado transversal, sendo um carregamento

distribuido sobre a laje, exceto na regido das defensas (Figura 0.68). Considerou-se
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uma camada uniforme de 15,0 cm, portanto, ao multiplicar essa espessura pelo peso
préprio do material asfaltico (ypay), Obtém-se que o carregamento devido a camada

de pavimentagao asfaltica é de 3,6 kN/m?2.

Figura 0.68 — Carregamento devido a camada de pavimentagao asfaltica.

Fonte: O autor.

O carregamento devido ao peso proprio das defensas do tipo New Jersey
também é inserido juntamente com a secdo transversal, sendo um carregamento
linear e uniformemente distribuido do longo do eixo que passa pelo centro de
gravidade (C.G.) do elemento (Figura 0.69). O carregamento é obtido pela
multiplicagdo da area da secéao transversal da defensa pelo peso préprio do concreto

armado (yca), obtendo-se um carregamento de 5,8 kN/m.

Figura 0.69 — Carregamento devido as defensas do tipo New Jersey.
5
17,5 17,5

.

A

:)f‘f//'

14,6

# i

A - Distribuicdo do carregamento B - C.G. da segao
Fonte: O autor.

\\\\\

n

«-

B.3.1.3 — Transversinas e travessas

Todas as transversinas foram conectadas a laje do tabuleiro no modelo (Figura

0.70) devido a configuragao padrao do software, ndo sendo possivel desconecta-las.
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Figura 0.70 — Transversina conectada a laje do tabuleiro.

Fonte: O autor.

B.3.1.4 — Cortinas de fechamento

O software nao permite a modelagem de cortinas de fechamento compativeis
com a geometria usualmente encontradas nas pontes brasileiras, portanto, a
representagcao das cortinas é feita por transversinas (Figura 0.71), as quais possuem
a espessura calculada baseada no volume total da cortina. Obteve-se uma espessura

de, aproximadamente, 49,0 cm para a transversina equivalente.

Figura 0.71 — Cortina de fechamento no modelo de elementos finitos.

B - Espessura adotada
Fonte: O autor.

B.3.1.5 — Calibragdo do modelo

A discretizagdo do modelo foi feita com as dimensdes (em metros) descritas na
Figura 0.72.
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Figura 0.72 — Discretizagdo do modelo de elementos finitos.

Select a Bridge Object and Action Structural Model Options
Bridge Object Action () Update as Spine Model Using Frame Objects
BOBJ1 w || Clear and Create Linked Model o
© Update as Area Object Model
Modify/Show Selected Bridge Object... Preforrad Maximus Submesh Size

Discretization information CJ Update a= Solid Object Model

Maximum Segment Length for Deck Spans 0.5 L ; .

Maximum Segment Length for Bent Cap Beams

Maximum Segment Length for Bent Columns

Save Mamed Set Sho amed Se oK | Cancel

Fonte: O autor.

A estrutura ndo apresenta aparelhos de apoio. Para representar o
comportamento da estrutura, utilizou-se, em um lado da estrutura, apoios com
translagéo parcialmente restringida na direg&do longitudinal da ponte e restringida nas
demais direcbes, e rotacao livre em todas as diregcdes, e apoios com translagcéo
restringida e rotagado livre em todas as dire¢gdes, conforme a Figura 0.73. Essa
consideracgao foi necessaria para aliviar a reagao horizontal entre a longarina e o pilar,
evitando que essa reagao associada ao braco de alavanca, correspondente a altura
do pilar, gerasse um momento que reduziria 0 momento negativo na longarina, o que

seria uma hipétese que vai contra a seguranga da analise.

Figura 0.73 — Restrigdes nos apoios.

DOF/Direction Release Type Stiffiness
Translation Vertical (U1} Fixed
Translation Mormal to Layout Ling (U2} Fixed
Translation Alang Layout Ling (U3} Partial Fixity 0,5
Rotation About Vertical (R1} Free
Rotation About Mormal to Layout Line (R2) Free
Rotation About Layout Line (R3) Free

A - Apoios Ae B

DOF/Direction Release Type Stiffness
Translation Vertical (U1) Fixed
Transzlation Mormal to Layout Line (U2} Fixed
Tranzlation Along Layout Line (U3} Fixed
Rotation About Vertical (R1) Free
Rotation About Normal to Layout Line (R2) Free
Rotation About Layout Line (R3) Fres

B - Apoios Ce D
Fonte: O autor.
Para a analise modal, a massa da estrutura (dos elementos shell) foi reduzida
em 25% (Figura 0.74), afim de representar mais fielmente o comportamento da
estrutura.
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Figura 0.74 — Fatores modificadores de propriedades e rigidez dos elementos Shell.

Properiy/Siifiness Modifiers for Analysis
Membrane 111 Modifier
Membrane 22 Modifier 1
Membrane 712 Modifier 1
Bending m11 Modifier
Bending m22 Modifier 1
Bending m12 Modifier 1
Shear w13 Modifier
Shear v23 Modifier 1
Maszs Modifier

Weight Modifier
[ o | Cancel

Fonte: O autor.

Os primeiros modos de vibragao da estrutura do modelo de elementos finitos e
suas respectivas frequéncias estdo apresentados na Tabela 0.12. O primeiro modo
de vibrac&o obtido pelo modelo de Elementos finitos corresponde a uma translagao
do tabuleiro e flexdo dos pilares, e ndo foi considerado. Os modelos flexionais do
tabuleiro s6 apareceram a partir da segunda frequéncia natural. Observa-se que a
primeira frequéncia (6,29 Hz) ficou abaixo do previsto pelo ensaio de acelerometria
(6,6 Hz). Foram feitas varias tentativas de ajuste do modelo de elementos finitos, no
entanto, ndos e chegou a uma calibragdo satisfatoria, até mesmo porque a ponte
encontra-se contida lateralmente pelas cortinas e aterros, o que pode afetar o
comportamento dindmico da estrutura, sendo uma condigdo de contorno dificil de
representar na modelagem. De qualquer modo, considera-se que a faixa das trés
primeiras frequéncias foram representativas, em relagdo aos valores obtidos em

ensaios.
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Tabela 0.12 — Modos de vibragdo do modelo de elementos finitos, conforme a redugéo da massa do

sistema.
. Frequéncia
Modo Tipo (Hz)
2° 6,29
3° 7,71
4° 9,94

Fonte: O autor.

Devido a utilizagdo de apenas um equipamento de acelerometria, ndo foi
possivel gerar as deformadas modais experimentais, o que dificulta a calibragdo do
modelo em elementos finitos tanto do posto de vista das frequéncias quanto dos

modos de vibracgao.
B.3.2 — Veiculos analisados

Com o modelo de elementos finitos ajustado, analisou-se, além do trem-tipo de
projeto (Classe 36), a carga mével rodoviaria padrédo da normatizagao atual (ABNT
NBR 7188, 2013), a TB-450, conforme a Tabela 0.13.
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Tabela 0.13 - Trens-tipo analisados.
Unidade Classe 36 TB-450

Protal kN 360 450
P4 kN 60 75
P2 kN 60 75
P3 kN 60 75
a a
C m 6,0 6,0
Pi P: Ps L m 3,0 3,0
b1 m 0,45 0,50
b]IDIE I:Ilb3" b2 m 0,45 0,50
L b2 - i bs m 0,45 0,50
7 E - bs m 0,20 0,2
l C | a m 1,5 1,5
b m 2,0 2,0

Fonte: O autor.

Analisou-se também alguns veiculos presentes no estudo de El Debs et al
(2004), conforme a Figura 0.75, além de mais trés veiculos mais atuais apresentados

na Figura 0.76 e uma composigéo de carga indivisivel PBT 200.
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Figura 0.75 - Veiculos analisados no estudo de El Debs et al (2004).

400 4075 1453 . 135 1250 2750 “‘T 5[
\J YOV * V v vy
6 85 85 85 85 85 85 85 85
A - Rodotrem (74 ton) — 19,80 m de comprimento (RT 74/20)

6 85 85 85 85 85 85 85 85
C - Bitrem (74 ton) — 24,90 m de comprimento (BT 74/25)

v ?7 SVGVi

6 85 85

D - Caminhdo basculante (48,5 ton) — 13,50 m de comprimento (B 49/14)
Fonte: Adaptado de El Debs et al (2004).
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Figura 0.76 — Outros CVC’s analisados.

1250

- i * i i i
e ]
i H ; Eﬂuli EHH EEE%"
== - [ 1
2 b Sy — i
{f T [\ Tanors socrm snon T SCHOE, SO DI O, SO 1§ 8, SO ST, SO [N MK
___- —.‘- < ";’i""_ H A, - ":;:‘., = = S — — .
g L “-‘:t‘-"«‘i'-_ ¢ g P 0 - ' S
Tt A 1t ‘," #5 o ) @
{ {
o |
145 330 135 580 125 L 5 1 185
1- 1 1 - l 1 l J’
6 ton 8,5 ton 8,5 ton 85ton 85ton 85ton

A - Caminhao trator trucado + semi-reboque (3S3) — 48,5 toneladas

1250

W W W e W W e Wi

v v v \ 4 v v
6 ton 8,5ton 8,5ton 10 ton 10 ton 10 ton
B - Caminhao trator trucado + semi-reboque (313) — 53 toneladas
1250
T s
5 i
e .
_II’.:j‘. — e Em— & — w1 e e —— [t —— = x| %
. i i
i’i ‘.' - i} 3 = (S T (% ¥ ST O tﬂ--%ﬁ
;-'_ = ,-- > -?“"l"“. B0 LI B TP A e, e i S § Bl
] a2y N g UL N ey o
C (o)) DR N ) @) (@®H@N®
o "-.,’“‘..,/
L 145 " 330 135 385 185 125 125 185 L,
1 1635 1
v Y v A 4 A J A 4
6 ton 8,5ton 8,5 ton 10 ton 8,5ton 8,5ton B8,51ton

C - 353 + 42 eixo - 58,5 toneladas
Fonte: Adaptado de Noma (2022).

Todos os veiculos acima foram analisados em conjunto com a carga de

multiddo. O software CSIBridge v23 considera a carga de multidao distribuida em

faixas perpendiculares ao eixo longitudinal da ponte. A carga é distribuida ao longo de

toda a faixa, incluindo a regido ocupada pelo veiculo-tipo. Para compatibilizagdo com

a normatizagao brasileira, onde a carga de multiddo ndo é colocada nessa regiao, sera

feita uma superposicao de efeitos.
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Para o veiculo-tipo de projeto (Classe 36), a carga de multiddo sera composta
de trés partes: uma aplicada em toda a largura do tabuleiro, exceto na regido das
defensas, uma aplicada em uma faixa de 3 metros de largura, correspondente a
largura do veiculo-tipo, e outra aplicada na area do veiculo-tipo, porém com sentido
contrario (Figura 0.77). Para os demais veiculos, excetuando-se o PBT 200, a carga
de multiddo sera composta de duas partes: uma aplicada em toda a largura do
tabuleiro, exceto na regido das defensas, e outra aplicada na area do veiculo-tipo,

porém com sentido contrario (Figura 0.77).

Figura 0.77 — Composigéo da carga de multidao.

A - Veiculo-tipo de projeto B - Demais veiculos, exceto o PBT 200
Fonte: O autor.

Um Conjunto Transportador de Cargas Especiais Indivisiveis, que possui um
peso bruto total (PBT) de 199,800 toneladas (Figura 0.78) também foi analisado.
Ressalta-se que para analise das solicitagdes deste veiculo, ndo foram considerados

o coeficiente de impacto nem a carga de multid&o.
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Na Tabela 0.14 sdo apresentadas as solicitagdes caracteristicas devido ao
carregamento movel nas se¢des utilizadas para a reconstituigdo do projeto, para cada
veiculo, e sua relagdo com as solicitagbes caracteristicas devido trem-tipo de projeto.
Percebe-se que o esforgo cortante e o momento fletor positivo sdo as solicitacdes
mais criticas.

Tabela 0.14 — Comparacéao entre as solicitagbes devido ao carregamento mdével no modelo de
elementos finitos.

SEGCAO 4 SEGAO 2 SEGAO 6

VEiCULO Vqgk (kN) Mgk (kN.m) Mgk (kN.m)
Minimo Maximo Minimo Maximo Minimo Maximo
Classe 36 -72,5 +382,2 -1602,0 +211,6 -796,2 +1848,9
TB-450 -98,5 +537,1 -2161,2 +297,6 -1104,9 +2630,4
RT 74/20 -71,5 +526,5 -1590,4 +331,3 -833,5 +2448,0
RT 74/25 -65,4 +483,7 -1410,3 +274,0 -766,3 +2074,7
BT 74/25 -76,6 +481,8 -1567,4 +290,1 -825,8 +2051,5
B 49/14 -70,9 +474.,4 -1547,4 +286,6 -834,7 +2307,9
313 -60,8 +434,4 -1314,2 +248,6 -732,1 +2053,4
383 -66,5 +421,1 -1437,4 +226,9 -794,2 +1919,3
383 + 4° eixo -73,5 +491,3 -1598,1 +278,5 -855,8 +2280,9
PBT 200 -102,3 +601,1 -1762,3 +395,7 -1156,9 +2681,3

Fonte: O autor.

B.3.3 — Solicitagées devido ao carregamento permanente no MEF
Na Figura 0.79 s&o apresentados os diagramas de esforgo cortante (DEC) e de

momento fletor (DMF) caracteristicos para o carregamento permanente obtidos via

modelo de elementos finitos.
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Figura 0.79 — DEC e DMF para o carregamento permanente via MEF.

800, BOB.J1 - Left Exterior Girder, Load Combo: Gk
._'/.‘.
"r’""’,‘" ’,J‘rr
&= 4
! ‘_‘.r"
o
¥
r.—"r. ] "_rr“
539,9
-800, = Shear Vertical (V2) Max =754 0386 Min =-754 0367 (KM)
A -DEC 639,9
-2500, BOBJ1 - Left Exterior Girder, Load Combo: Gk
-1475,3 ' ' '
- o e
[i] - 3 / o.‘-._‘“
\N 2307,0 ’3/
‘Hé—rﬁ'ﬂ
2500, Moment About Herizontal Axis (M3) Max = 2307 0588 Min = -1475 257 (KN-m)
B - DMF

Fonte: O autor.

B.3.4 — Modelos de analise da seguranga estrutural

Uma das formas de avaliar a segurancga estrutura é por meio do Rating Factor,
calculado de acordo com a Equagao 0.51. O método consiste basicamente em calcular
a relacdo entre a resisténcia da seg¢ao analisada ao carregamento moével e as
solicitagdes devido ao veiculo analisado. Portanto, quando o resultado € maior do que

1,0, a estrutura esta segura para a transposi¢cao do veiculo analisado.

Q)'Rd_YG'Gk 051

onde,

@ - Fator de reducao da capacidade;
R4 — Resisténcia de projeto;
v¢ — Coeficiente de majoragéo das ag¢des permanentes devido ao peso préprio;

Gy — Valor caracteristico da acdo permanente devido ao peso préprio;
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Yq — Coeficiente de majoragao das agbes variaveis;
Qx — Valor caracteristico da agao variavel;

¢ — Coeficiente de amplificacdo dinamica (Coeficiente de Impacto).

A ABNT NBR 7187 (2021) permite, para obras rodoviarias existentes sem
limitagdes estruturais identificadas, a redugcdo dos coeficientes de majoragao dos

esforgos (v € vq), desde que sejam atendidas as seguintes condigbes:

e Classificagdo igual ou superior a 4 para parametros estruturais e de
durabilidade, obtida em inspecao especial, conforme a ABNT NBR 9452
(2019). A confirmacao da classificac&o estrutural deve sempre ser feita
mediante a uma verificagao estrutural, considerando a caracterizagao
geométrica e dos materiais na condigao atual;

e Casos de inexisténcia de limitacdo de acesso a todos os elementos
estruturais, exceto quando forem adotadas providéncias destinadas a
sanar essa deficiéncia;

e Obras com bom desempenho estrutural, no minimo ao longo de 30 anos
apos o inicio da operagao, obrigatoriamente comprovado por meio de

verificagao estrutural.

Quando atendidos integralmente todos os requisitos acima, permite-se a

adocgao dos coeficientes de majoragao dos esforgos apresentados na Tabela 0.15.

Tabela 0.15 — Coeficientes de majoragéo das acdes.
Acdes permanentes agrupadas (yg) Acdes variaveis (yq)

1,20 1,35
Fonte: O autor.

O coeficiente de impacto (¢) é calculado conforme a ABNT NBR 7188 (2013),
o qual € composto por trés parcelas (Equagdes 0.52, 0.53, 0.54, 0.55 e 0.56): o
Coeficiente de Impacto Vertical (CIV), o Coeficiente de Numero de Faixas (CNF) e o
Coeficiente de Impacto Adicional (CIA). Para o estudo, o CIA sera desconsiderado,
pois trata da verificagdo da seguranca das segdes criticas para momento fletor e
esforgo cortante.

0.52
@ = CIV-CNF- CIA

CIV = 1,35 £<10m 0.53
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_ 20 10< ¢ 0.54

CIV_1+1’06'<€+50> <200m
CNF=1-0,05-(n—-2)>09 0.55
CIA=1,0 0.56

Percebe-se que para o calculo do Rating Factor € necessario a obtengao de
dois itens, a capacidade resistente residual do elemento estrutural (@ -Rd) e as
solicitagdes caracteristicas para o veiculo em analise. Desse modo, desenvolveu-se
uma metodologia para obtengdo do Rating Factor, considerando dois caminhos de

analise, conforme a Figura 0.80.

A obtencgao da capacidade resistente residual depende da existéncia do projeto
da estrutura e da realizagcdo de ensaios experimentais. Para o estudo, ndo se tem
disponivel o projeto da ponte, portanto a obtencédo da capacidade resistente residual
sera feita por dois modelos, o primeiro sem a utilizagdo de ensaios experimentais e 0

segundo com a utilizagao destes ensaios.

Para o primeiro caminho de analise, é obtido o fator de redug¢ao da capacidade
(@) por meio da nota técnica atribuida a ponte. Ja o segundo caminho, o fator de
reducdo da capacidade estda embutido no calculo da capacidade resistente obtida a
partir dos dados de ensaios experimentais. Ressalta-se que a resisténcia de projeto

(Rd) sempre deve ser obtida conforme a normatizagao vigente.

O Rating Factor foi avaliado para o esforgo cortante resistente de calculo e para
os momentos fletores resistentes de calculo positivos e negativos. O resultado final é

0 menor valor entre os trés analisados.



222



‘Jojne Q {juo4H

SEOIJSLID)IRIED
sagdepog B
SojruEy =
»| soymamalT
9p OBpPOIA
Y My - I .
s s eImIRL
SieInjen ¥ B,
sepuanbaly N B N
OEpInm
ap egie)) EISUHOY
7 oejadsuy
I=4vVd 1=4Vd
oeinisuo) 3p no [EULION L+opaload By
[eadsy oedeuwiqmo) BT} OBJRUIGIIOT) 0p OBIMITISTHOITY Op oRjemIMLI3)A(

ta®)

[ENPISAT JJUI)SISAT
apepReded ep omae)

[BININLISH BIORINSIS
Bp OBdeIRAy

‘Sellelnopol sajuod ap |elniniise edueinbes ep asijeue ap eweiboxn|4 — 08’0 e4nbi4

€cce



224

B.3.4.1 — Resisténcia de projeto (Rq) conforme 0 fek previsto

O esforgo resistente de projeto € calculado a partir das armaduras minimas e
da resisténcia caracteristica a compressao do concreto prevista obtidas com a
reconstituicdo do projeto, adequando-se as recomendagdes da normatizagdo atual
brasileira.

Para o momento fletor positivo na se¢do 6, a largura colaborante conforme a
ABNT NBR 6118 (2014) esta apresentada na Figura 0.81.

Figura 0.81 — Largura colaborante conforme a normatizagao atual.
[ Largura colaborante 1

Q= 007 m bp = 148 m
= 0,15 m ba= 1555 m
b= 120 m
b= 3545 m
by= 120 m [ be= 303 m

Fonte: O autor.

Na Equacédo 0.57 € mostrado o momento fletor resistente tedrico, para a

armadura longitudinal positiva (Mg tesrico)-

0.57
MRd,teérico = 7478,2KkN.m

Analogamente ao momento fletor resistente tedrico, para a armadura
longitudinal positiva (Mgg tesrico)» N@ Equagdo 0.58 € mostrado o momento fletor

resistente teérico na se¢do 2, para a armadura longitudinal negativa (M'rq terico)-

/ 0.58
M Rd,teérico = —5662,5 kN.m

Adota-se o Modelo Il de dimensionamento e verificagdo das armaduras
transversais recomendado pela ABNT NBR 6118 (2014), com estribos verticais (a =
90°) e com inclinacao das bielas (8) de 36°. Na Equagéao 0.59 é apresentado o esforgo

cortante resistente teorico (Vrgq tesrico). Para a segéo 4.

0.59
VRd,te(’)rico = 2258,4 kN
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B.3.4.2 — Resisténcia de projeto (Rq) conforme 0 fe ext seg

Para o calculo da resisténcia, a ABNT NBR 6118 (2014) permite que o
coeficiente de minoragédo da resisténcia do concreto (y.), tomado igual a 1,4, seja

dividido por 1,1 no caso de testemunhos extraidos da estrutura.

Analogamente ao item anterior, tem-se que o momento fletor resistente real,

para a armadura longitudinal positiva (Mrq rea1), Na S€G&0 6, € dado pela Equacgéo 0.60.

0.60
Mgrdreal = 7500,2 kN.m

O momento fletor resistente real, para a armadura longitudinal negativa

(M'Rra,real) NA seGé0 2, é dado pela Equagéao 0.61.

/ 0.61
M Rd‘real = _5740,7 kN. m

Analogamente ao item anterior, tem-se que o esforgo cortante resistente real,

para a armadura longitudinal positiva (Mrq rea1) Na@ seg&o 4, € dado pela Equagéo 0.62.

0.62
VRd,real = 2286,3 kN

B.3.4.3 — Modelo |

Para o Método Esloveno, o fator de redugédo da capacidade (@) é dado pela

Equacéo 0.63.

@ = By - e~RBcV 0.63

onde,

Br — Relagao entre as resisténcias médias verdadeira e de projeto da sec¢ao critica,
tomado como 1;

ar — Fator de deterioracao da ponte, representando a condigdo da ponte conforme a
Tabela 0.16;

B. — Valor alvo do indice de seguranca, tomado como 3,5 para a vida util normal e 2,5
para vida util limitada (até 6 anos ou até a proxima inspecgéao principal);

V - Coeficiente de variagado da resisténcia do membro, tomado como 10% quando
calculado através de experimentos, 15% quando baseado em informacdes de projeto
e 20% se uma informagao menos confiavel for utilizada.



Tabela 0.16 — Fator de deterioracdo segundo o método esloveno.

226

Condigao ~ .. Fator de
Classe . . Intervengdes necessarias . oR
inspecionada condigéao (Rc)

1 Muito boa Semservigode <5 0,3
manutengao/reparo necessario

5 Boa Servigo de manutt,ar)g:ao 3410 0.4

regular necessario

3 Satisfatoria ooV ie0 de manutengao/reparo 7a15 0,5
intensificado dentro de 6 anos

4 Toleravel Servigo de reparo substancial 12 225 0.6

necessario dentro de 3 anos
5 Inadequada Reparo e postaggm imediata 22 a 35 0,7
necessarios
6 Critica Fechamento imediato e > 30 0.8

reparo/reforgo necessarios

Fonte: O autor.

Para a ponte em estudo, obteve-se um fator de condi¢cdo

(Rc) de

aproximadamente 15, portanto a ponte se enquadra nas classes 3 e 4 da Tabela 0.16.

Adotou-se a Classe 3 (Satisfatoria), onde tem-se um fator de deterioragao (ag) de 0,5.

O valor alvo do indice de seguranga (f3.) foi tomado como 3,5, pois trata-se de vida

util normal. Baseado em experimentos, o valor do coeficiente de variagdo de

resisténcia (V) € tomado como 10%. Portanto, o fator de reducao da capacidade (®)

para o método esloveno € dado pela Equacéo 0.64.

® = 0,84

0.64

Para o Método Lituano, o fator de redugdo da capacidade (@) para o método

lituano pode ser calculado conforme a Equacgao 0.65.

1
0=—

e%r

onde,

0.65

ar — Fator de deterioracdo dos elementos da ponte, conforme a condi¢do das

estruturas resistentes da ponte (Tabela 0.17).



Tabela 0.17 — Fator de deterioragdo para o método lituano (og).
Classificacado da ponte

(Pontos) e
5 0,05
4 0,10
3 0,20
2 0,25
1 0,35

Fonte: O autor.
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A ponte pode ser classificada em 3 pontos, portanto o fator de deterioragéo (aR)

€ tomado como 0,20. Portanto o fator de redugédo da capacidade (@) para o método

Lituano é dado pela Equacéao 0.66.

@ =10,82

0.66

Para o Método Americano, o fator de redugéo da capacidade (@) para o método

americano pode ser calculado conforme a Equacéao 0.67.

onde,

0=, ;-

& — Fator de condigdo, conforme a Tabela 0.18;

®, — Fator do sistema, conforme a Tabela 0.19;

0.67

& — Fator de resisténcia, tomado como 1 quando nenhuma analise for realizada.

Tabela 0.18 — Fator de condigdo (P.)

Condigao estrutural do componente ¢,
Bom ou satisfatério 1,00
Regular 0,95
Ruim 0,85

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018)

Tabela 0.19 Fator do sistema (®,)

Item Tipo de superestrutura (0
1 Membros soldados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,85
2 Membros rebitados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,90
3 Membros de multiplas barras em pontes trelicadas 0,90
4 Pontes de trés vigas com espagamento entre vigas de 6 ft (1,83 m) 0,85
5 Pontes de quatro vigas com espagamento entre vigas <4 ft (1,22 m) 0,95
6 Demais pontes em viga e pontes em laje 1,00
7 Vigas de piso com espagamento > 12 ft (3,66 m) e longarinas néo- 0.85

continuas ’
8 Subsistemas de longarinas redundantes entre vigas de piso 1,00

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018)



228

A AASHTO (2018) recomenda que seja obedecida a Equagéo 0.68.

0.68
d, - D, > 0,85

O tipo da superestrutura do viaduto se enquadra no item 6 da Tabela 0.19 (¢ =
1,00), podendo-se adotar uma condi¢ao estrutural ruim (¢. = 0,85), portanto o fator de

reducao da capacidade (®) para o método Americano é dado pela Equagéo 0.69.

0.69
@ =10,85

Para a classe de projeto, a Classe 36, as Equacgdes 0.70, 0.71 e 0.72
representam o RF para o momento fletor positivo, momento fletor negativo, e esforgo
cortante, respectivamente, para o Método Esloveno conforme o Modelo I. Nota-se que

a situacédo mais critica € para o esforco cortante.

0,84:7478,2—1,20-2307,0
— — 1’08 0.70

Momento fletor positivo: ~ RF
1,35-(1,30-1848,9)

0,84'5662,5—1,20:1475,3
=1,02 0.71
1,35:(1,35:1602,0)

Momento fletor negativo: RF =

. _ 0,84-2258,4—-1,20-639,9 __
Forca cortante: RF = Ta(i303622) = 1,68 0.72

Na Tabela 0.20 é mostrado os RF’s para todos os veiculos, conforme os trés

métodos.

Tabela 0.20 — Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo |

. Método Método Método
Veiculo . .
Esloveno Lituano Americano

Classe 36 1,02 0,98 1,04
TB-450 0,76 0,73 0,77
RT 74/20 0,82 0,78 1,01
RT 74/25 0,96 0,92 1,18
BT 74/25 0,97 0,93 1,07
B 48,5/14 0,86 0,83 1,07
313 0,97 0,93 1,20
383 1,04 0,99 1,16
383 + 4° eixo 0,87 0,84 1,04
PBT 200 0,97 0,93 1,20

Fonte: O autor

Percebe-se que os métodos para o calculo do fator de redugao da capacidade
(@) sao conservadores, especialmente os métodos esloveno e lituano, mostrando que
nem os veiculos da classe de projeto da ponte podem transpor com seguranga o
viaduto. Segundo o método esloveno, para uma ponte da classe 1 (muito boa) com

vida util normal e com aspectos relacionados a variagdo da resisténcia do membro
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calculados a partir de experimentos, o valor do @ é de 0,90. Para o método lituano,
para uma ponte da classe 5, o valor de @ é de 0,95. Através desses calculos, percebe-
se que mesmo para pontes em excelentes condicdes existe uma redugao consideravel

da resisténcia para o calculo do Rating Factor.
B.3.4.4 — Modelo Il

O modelo Il avalia a seguranga com base nos dados da resisténcia do concreto
obtido a partir dos testemunhos extraidos da estrutura e a armadura minima adotada

a partir da reconstituicdo do projeto, sendo mais realista.

Na Tabela 0.21 é apresentado os valores do RF para os veiculos do estudo,
mostrando com mais precisdo a seguranca da estrutura. Ressalta-se que com o
acesso aos dados experimentais da ponte foi possivel avaliar com uma maior acuracia
a seguranga das segbes da longarina, uma vez que a reconstituicdo do projeto
forneceu as areas de aco e o fc foi obtido experimentalmente. Nota-se que quase
todos os veiculos estdo seguros, conforme o Rating Factor, para transpor a ponte.
Nota-se também que veiculos mais pesados podem transpor com seguranga a ponte,
pois os veiculos sdo mais longos e a distribuigdo do carregamento ao longo do veiculo

gera solicitagdes menores.

Tabela 0.21 - Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo Il.

Veiculo RF
Classe 36 1,36
TB-450 1,01
RT 74/20 1,10
RT 74/25 1,30
BT 74/25 1,31
B 48,5/14 1,17
313 1,31
3S3 1,40
383 + 4° eixo 1,18
PBT 200 1,31

Fonte: O autor.
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APENDICE C - VIADUTO DE COIMBRA |

C.1 —INSPECOES E VISTORIAS
C.1.1 — Descric¢ao do viaduto

O viaduto (Figura 0.1), localizado no km 640 da BR 120 no municipio de
Coimbra/MG, tem 100 metros de comprimento distribuidos em quatro vaos de 22,0 m
e dois balangos de 6,0 m, ambos possuindo 9,6 m de largura. Quanto ao sistema
estrutural, é classificado como ponte em viga, possuindo todos os elementos de
concreto armado moldados in loco. A superestrutura se apoia sobre os pilares por
meio de apoios do tipo Freyssinet (articulagao fixa), conforme a Figura 0.2.

F|gura 01 — Vladuto de Coimbra.

Fonte: O autor.
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Figura 0.2 — Aparelho de apoio do viaduto.
-

&

Fonte: O autor.

Conforme dados disponibilizados no SGO (DNIT, 2022), € um viaduto que
possui classe de carregamento 36 construido no ano de 1960. Portanto, segundo
informacgdes obtidas por morados da redondeza e com o Engenheiro Civil Reginaldo
Carneiro da Silva, que participou da execucao da obra, o viaduto foi construido no ano
de 1985. De acordo com DNIT (2004), as pontes e viadutos projetados de 1975 a 1985
séo da Classe 36.

C.1.2 - Condigao geral do viaduto

Apesar de apresentar algumas fissuras na laje e nas longarinas, a estrutura
encontra-se em boa condigdo de conservacgédo. Nas Figura 0.3 e a Figura 0.4 séo

mostradas algumas vistas da estrutura, indicando o aspecto geral da construgao.
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Figura 0.3 — Vista inferior do viaduto de Coimbra.

Fonte: O autor.
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Figura 0.4 — Vistas laterais do viaduto de Coimbra.

B - Vista 02
Fonte: O autor.
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C.1.3 — As Built

Devido a insuficiéncia de detalhes construtivos para a reconstituicdo do projeto da ponte, um As Built foi realizado para a
determinagao das dimensdes da ponte com medicdes realizadas de forma manual, com auxilio de trena de fita e trena laser. Na
Figura 0.5 sdo mostrados o corte longitudinal e o corte A-A (vista inferior) do viaduto. Ja na Figura 0.6 € mostrado o corte B-B, ou
seja, a secao transversal do tabuleiro.

Figura 0.5 — Secao longitudinal e Corte A-A.
COIMBRA

> I

S

gy
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==
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»o

Fonte: O autor.
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Figura 0.6 — Corte B-B.

205

400

800

Fonte: O autor.

A fim de obter as dimensdes da estrutura com maior preciséao, foi realizado o
escaneamento a laser da estrutura utilizando o Laser HoverMap com leitura 360° e
16000 pontos/segundo e o Drone Matrice 300 RTK da DJI (Figura 0.7). Com isso, foi
possivel gerar a nuvem de pontos mostrada na Figura 0.8, utilizando o software QGIS.

Figura 0.7 — Equipamento utilizado no escaneamento a laser.

A - Laser HoverMap B - Drone Matrice 300 RTK
Fonte: O autor.
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Figura 0.8 — Nuvem de pontos.

B - Com tratamento
Fonte: O autor.

A nuvem de pontos possibilitou a modelagem no Autodesk Revit 2023 e a
conferéncia das dimensdes da estrutura. As dimensdes da secao transversal do
modelo estdo apresentadas na Figura 0.9, e um corte longitudinal estad apresentado

na Figura 0.10. O corte longitudinal mostra que o viaduto esta em rampa.



Figura 0.9 — Dimensdes da segao transversal do modelo BIM.
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Fonte: O autor.
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Figura 0.10 — Corte longitudinal do modelo BIM.

e i L A

Fonte: O autor.

C.1.4 — Inspegao visual
C.1.4.1 — Materiais e métodos

Inspegdes visuais no viaduto foram realizadas para identificagdo de danos e patologias seguindo as recomendagdes da ABNT
NBR 9452 (2019) e do Manual de Inspegdes do DNIT (2004). De acordo com ambas as Normas, a inspec¢éo visual se enquadra
como uma Inspecao Especial, uma vez que foi motivada pela necessidade de identificagdo e acompanhamento da evolugcido das
patologias para avaliacdo da seguranga estrutural. Ensaios complementares para a investigagdo da estrutura também foram

realizados. Devido a proximidade e facilidade de acesso a estrutura, as inspecdes e ensaios ocorreram nas datas apresentadas na

Tabela 0.1.
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Tabela 0.1 — Inspec¢des realizadas.

Condig¢des climaticas Drone Ensaios
Inspecao elou =
Data Situagao T u visual Laser Esclerometro Pacometro Ultrassom Extragdo de Carbonatagao
(°C) (%) testemunho
Scanner

02/02/22 Nublado + Garoa 19-28  59-97 v v

22/02/22 Nublado 19-30  50-98 v v v

04/04/22 Parcialmente 18-26  63-98 v v v v

nublado
06/04/22 Nublado 20-28 63-97 v v v

Fonte: O autor.



Figura 0.11 - Equipamentos utilizados.

Automatic trigoering

| No couplant required

A - Pundit 200 + Transdutores 54 kHz B - Transdutores 40 kHz (onda S)

C - Silver Schmidt 0S8200 D - Profometer 600

G - Drone Mavic Air 2 H - Escada dobravel
Fonte: O autor.
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C.1.4.2 — Patologias observadas

A laje do tabuleiro possui fissuras ao longo da estrutura, algumas atravessando
toda a secgédo transversal e a maioria com a presenca de eflorescéncia. As fissuras e
suas localizagbes estao apresentadas na Figura 0.12 e na Figura 0.13. Observou-se
uma certa concordancia das fissuras 2, 5, 10 e 13 com o fim do engrossamento da
longarina, regido de mudanga de rigidez da sec¢édo do tabuleiro, passando de uma
secao mais rigida para uma menos rigida. Associando-se essa descontinuidade com
o grande comprimento do tabuleiro e com a auséncia de aparelhos de apoios moéveis,
tem-se que a possivel causa do surgimento dessas fissuras seria a variagdo de

temperatura no tabuleiro, o qual ndo possui juntas de dilatagao.

A camada de pavimentagdo asfaltica apresenta fissuras transversais
espacgadas de cinco em cinco metros ao longo do eixo da estrutura. Entende-se que
essas fissuras reproduzem as juntas no pavimento de concreto que existe sob o

pavimento asfaltico.
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Figura 0.12 — Fissuras na laje do tabuleiro — Parte 1.
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Fonte: O autor.
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Figura 0.13 - Fissuras na laje do tabuleiro — Parte 2.

Fonte: O autor.
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Nas duas cabeceiras do viaduto, observou-se a presencga de fissuras e recalque
devido a auséncia de uma laje de transi¢ao, conforme a Figura 0.14.

Figura 0.14 — Fissura e recalque nas cabeceiras da ponte.

/

Fonte: O autor.

No momento da extracdo dos testemunhos, observou-se a presenca de uma

fissura paralela a diregao longitudinal da longarina (Figura 0.15).

Figura 0.15 — Fissura longitudinal na longarina.

P1 P3 P5 P7
e e [ 1 == _ ! BTN e |‘ Tl I
| P2

P6 P8

- I."i. A .
A - Fissura longitudinal na longarina B - Pedago do testemunho com a fissura
Fonte: O autor.

Com o auxilio de um caminhdo Munck (Figura 0.16), analisou-se as fissuras
presentes do lado externo das longarinas, nas regides de momento fletor positivo

maximo (Figura 0.17 e Figura 0.18). Algumas das fissuras analisadas apresentaram
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abertura superior a 0,30 mm, limite maximo estabelecido pela ABNT NBR 6118 (2014)
para as classes de agressividade ambiental Il e IlI.

A - Caminhao Munck B - Avaliagéo das fissuras na longarina
Fonte: O autor
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Figura 0.17 — Fissuras nas longarinas, em regides onde predominam solicitagdes de momento fletor positivo — Parte 1.
P3 P5

Fonte: O autor.



P1
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Figura 0.18 — Fissuras nas longarinas, em regides onde predominam solicitagdes de momento fletor positivo — Parte 2.

P3

PS5

Fonte: O autor.
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O pilar P3 apresenta desplacamento com armadura exposta (Figura 0.19),
provavelmente ocasionado por uma colisdo veicular. A armadura esta no inicio do

processo de corrosdo e nao apresenta perda consideravel de secgéao.

Figura 0.19 — Desplacamento no pilar devido a colisdo veicular.
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Fonte: O autor.

As defensas possuem fissuras (Figura 0.20) ao longo de seu comprimento,

algumas delas presentes em regides de momento fletor negativo maximo.

Figura 0.20 — Fissura na defensa.

Fonte: O autor.
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Os taludes, em ambos os lados do viaduto, apresentam pontos de erosao
devido a percolagdo de agua e a falta de vegetagdo ou outro tipo de protegao,
conforme a Figura 0.21.

Figura 0.21 — Erosdo nos taludes.

o

Fonte: O autor.

C.1.4.3 — Classificacao da estrutura

Através do levantamento e quantificacdo de todas as patologias e danos na
estrutura, classificou-se o viaduto segundo quatro métodos de inspegao, conforme a
Tabela 0.2. Os métodos de inspec¢ao analisados sdo dois brasileiros (DNIT, 2004;
ABNT NBR 9452, 2019), um americano (AASHTO, 2011; FHWA, 1995) e um esloveno
(COST 345, 2007). E apresentado na Tabela 0.2 um resumo com quantitativo das

patologias e as notas obtidas de acordo com cada norma utilizada.

Segundo dados do SGO (DNIT, 2022), duas inspec¢des rotineiras realizadas
pelo DNIT nos anos de 2015 e de 2018 apontaram uma Nota Técnica 4 (boa), a

mesma nota encontrada para a inspegao atual.
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Tabela 0.2 — Classificacdo da ponte conforme as patologias € danos na estrutura.

Nota técnica

ABNT (®) COST 345
Elemento Manifestacao patologica £ _ulu
3 E F D % B kI k2 k3 ki w
<
Longarinas Fissuras 4 4 5 4 2 1 10 04 05 3 0,60
Lixiviagdo 4 4 4 4 2 2 0,7 0,4 0,5 3 0,84
Lajes
Fissuras 4 4 4 4 2 1 0,7 0,4 0,5 3 0,42
Desplacamento 4 4 5 4 4 2 1,0 0,8 0,5 3 2,40
Pilares
Armadura exposta 4 4 5 4 4 2 1,0 0,6 0,5 3 1,80
Juntas Inexistente 1 - 4 3 - 0 - - - - 0,00
Barreira rigida Fissuras 4 - 4 3 2 1 03 04 05 3 0,18
Pavimento asfaltico Fissuras 4 - 4 4 2 1 07 04 05 3 0,42
Drenagem Drenos obstruidos 3 - 4 3 - 0 - - - - -
Taludes Erosao 4 - - 3 - - - - - - 0,00
Carbonatacéo 4 4 - 4 - 1 1,0 04 1,0 1 0,40
Desnivel 3 3 3 4 2 2 03 06 10 3 1,08
Encontros
Fissuras 4 - 4 4 2 2 03 108 1,0 3 1,44
NOTA FINAL 4 4 5 2/3 R=ZXIVD=9,58

Fonte: O autor.
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C.1.5.1 — Esclerometria

A dureza superficial do concreto foi avaliada por meio do ensaio esclerométrico,
conforme a ABNT NBR 7584 (2012). O ensaio foi realizado préoximos aos pontos de
extracao dos testemunhos para correlacionar com os dados obtidos dos testemunhos

e do ensaio de ultrassom.

Toda a poeira e p6 superficial das areas de ensaio foram removidas através de
polimento energético com disco de corborundum onde foram desenhados reticulados
de aproximadamente 20,0 cm x 20,0 cm para a realizagdo de 16 impactos (Figura
0.23).

Figura 0.23 — Ensaio esclerométrico.
] P

'i.l | v 1 Uy

A - Limpeza da area de ensaio B - Reticulado para os impactos
Fonte: O autor.

Os indices esclerométricos médios de cada area de ensaio foram calculados
conforme a ABNT NBR 7584 (2012), apresentados na Tabela 0.3. Como pode-se
observar, os valores dos indices Esclerométricos (IE) obtidos sdo elevados, o que néo
€ equivalente a uma resisténcia de concretos usuais. Pode associar esses dados a
frente de carbonatacdo presente na estrutura, que endurece a superficie das
estruturas de concreto com idades elevadas. De qualquer modo, observa-se uma
uniformidade dos valores ao longo da estrutura, indicando uma boa homogeneidade

do concreto.



Tabela 0.3 — indices esclerométricos médios.

indices esclerométricos individuais

Area de ensaio

1 2 3 5 6 7
1 72 64 64 64 65 64
2 69 67 62 65 67 63
3 73 67 63 63 67 62
4 67 71 63 67 70 65
5 69 62 64 64 66 61
6 67 66 63 68 62 62
7 70 70 58 58 54 58
8 69 64 57 63 67 66
9 66 69 55 66 62 62
10 65 69 61 64 62 65
11 71 68 62 65 69 65
12 56 67 64 64 67 68
13 74 69 63 61 54 57
14 68 53 69 65 68 67
15 71 70 60 63 61 59
16 73 66 66 62 70 66
Determinacdes uteis 15 15 14 16 14 16
IEmédio 69,6 67,3 621 63,5 659 631

Fonte: O autor.

C.1.5.2 — Ultrassonografia
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A verificagdo da qualidade e da uniformidade do concreto ao longo da estrutura

também foi feita com o ensaio de ultrassonografia, onde a velocidade de pulso

ultrassénico ou velocidade de onda longitudinal P (ondas de compressao) foi obtida.
O ensaio é normatizado pela ABNT NBR 8802 (2019).

Segundo Whitehurt (1951), a qualidade do concreto pode ser correlacionada

com a velocidade de propagacgao das ondas (Tabela 0.4).

Tabela 0.4 — Qualidade do concreto conforme a velocidade de propagacéo ultrassénica.

Velocidade da onda ultrassénica (m/s)

Qualidade do concreto

Acima de 4500
3500 - 4500
3000 - 3500
2000 - 3000

Abaixo de 2000

Excelente
Otimo
Bom
Regular
Ruim

Fonte: Adaptado de Whitehurt (1951).

A velocidade de onda longitudinal P foi avaliada na estrutura, por meio de

transmissao indireta, e nos testemunhos retificados antes da realizagdo do ensaio de

compressao, por meio de transmissao direta (Figura 0.24). Na estrutura, as leituras

foram realizadas mantendo-se padronizado, em 20 cm, o espagamento entre os

transdutores.
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Figura 0.24 — Ensaio de ultrassonografia.
200 = 200

A - Transmissao indireta — Leitura na estrutura B - Transmissao direta — Leitura no testemunho
Fonte: O autor.

Os resultados obtidos para ondas P, na estrutura e nos testemunhos estédo
apresentados na Tabela 0.5. A qualidade do concreto foi baseada nas velocidades
obtidas na estrutura.

Tabela 0.5 — Velocidade da onda P na estrutura e nos testemunhos x Qualidade do concreto.
Velocidade da onda ultrassénica (m/s)

Ponto Estrutura Testenunho Qualidade do concreto
1 3375 4583 Bom
2 3142 4653 Bom
3 3335 4823 Bom
5 3435 4348 Bom
6 3145 4417 Bom
7 3135 4469 Bom

Fonte: O autor.

C.1.5.3 — Pacometria

O ensaio de pacometria foi realizado para a verificagcdo do espacamento entre
os estribos e da posi¢ao das barras nas regides onde foram extraidos os testemunhos
(Figura 0.25).
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Figura 0.25 — Ensaio de pacometria no viaduto.

A - Execucgao do ensaio de pacometria B - Area de extragdo de testemunho
Fonte: O autor.

Na Figura 0.26, regidao préxima ao apoio, junto ao pilar P2 e do lado do véo,
onde existe o engrossamento da longarina, observou-se um espagamento entre os

estribos em torno de 15 cm.

Figura 0.26 — Espagamento entre os estribos préximo ao apoio (unidades em cm).

Fonte: O autor.

Na Figura 0.27 é observado o espagamento dos estribos nos pontos 1 e 2 da
estrutura (regido de balango), resultado obtido com o pacémetro. Observa-se que o

espagamento entre os estribos estd em torno de 20 cm.
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Figura 0.27 — Espagamento dos estribos nas longarinas pelo ensaio de ultrassonografia.

a0 o

oSharpen
Signal strength

|

50 ¢ o Sharpen
Signal strength

0.0m 0.2m 04dm 0.6 m 08m 1.0m

A - Espagamento dos estribos no ponto 1

00 ||.1 il

B - Espagamento dos estribos no ponto 2
Fonte: O autor.

C.1.5.4 — Acelerometria

Para a representacado mais fiel do comportamento real da estrutura, realizou-se
0 ensaio de acelerometria em dois pontos afim de calibrar do modelo de elementos
finitos. Utilizou-se dois acelerbmetros: um acelerédmetro da marca Sensr GP1L (Figura
0.28) capaz de medir aceleragbes nos trés eixos ortogonais € em um intervalo de
frequéncia de 0 a 200 Hz; um acelerbmetro nos trés eixos presente no Smartphone
Motorola XT190 (Figura 0.28), com o auxilio do aplicativo MyFrequency e um range
de leitura de frequéncia de 0 a 200 Hz. O celular foi fixado com fita crepe e o
acelerdbmetro fixado por meio de sua base magnética em arruelas metalicas coladas

na estrutura.
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Exy e B2 3

B - Smartphone Motorola XT190

A - Acelerébmetro da marca Sensr GP1L
Fonte: O autor.

Ambos foram fixados nas defensas, no meio e no quarto do vao (Figura 0.29).

Figura 0.29 — Pontos do ensaio de acelerometria.
gk " - .'_)}"

Fonte: O autor.

As frequéncias foram obtidas em um intervalo de tempo superior a um minuto,
com a passagem de veiculos em alta velocidade (trafego normal da via, com
velocidade em torno de 60 km/h). A leituras feitas no meio e no quarto do vao, para
ambos o0s equipamentos estdo apresentadas na Figura 0.30 e na Figura 0.31,

respectivamente, sendo as frequéncias obtidas a partir da transformada rapida de
Fourier (FFT).
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A Tabela 0.6 mostra as primeiras frequéncias naturais obtidas com os dois
aparelhos, sendo resultado bem préximos, o que mostra que a utilizagdo de

Smartphones é viavel.

Tabela 0.6 — Frequéncias naturais obtidas com o ensaio de acelerometria.

Frequéncias naturais Acelerometro Smartphone
(Hz) Y2 vao Ya vao Y2 vao Ya vao
12 4,2 - 4,2 -
22 5,2 52 5,2 5,1
32 6,5 - 6,5 6,5
42 - 16,2 16,0 16,0

Fonte: O autor.

C.1.5.5— Extragdo de testemunhos

A ABNT NBR 7680-1 (2015) estabelece os requisitos para os processos de
extragado, preparo, ensaio e analise de testemunhos de estruturas de concreto. Sete
testemunhos foram extraidos por uma perfuratriz (Figura 0.32) para o estudo da

estrutura, sendo quatro das longarinas, um do pilar, um da travessa e um da

transversina.

Fonte: O autor.

Logo apoés a extragao de cada testemunho, avaliou-se o avango da camada de
carbonatacdo na estrutura através da aplicacdo de uma solugdo de fenolftaleina,
conforme a Figura 0.33. Observa-se que a frente de carbonatag¢ao possui em torno de
2,0 a 3,0 cm e, portanto, vencendo o cobrimento, o que pode ocasionar a

despassivacao das armaduras e deixando-as propensas a corrosao.
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: 8. S = - |
- Testemunho 6 (2,5 cm) D - Testemunho 7 (2,5 cm)
Fonte: O autor.

C

Os testemunhos foram preparados e retificados para a realizagdo do ensaio de
ruptura a compressao axial, sendo mantidos expostos ao ar em ambiente de
laboratério por no minimo 72 h antes do ensaio. Algumas caracteristicas foram
aferidas antes do ensaio (Tabela 0.7), conforme a ABNT NBR 7680-1 (2015). Optou-
se por romper os testemunhos na condi¢do seca, pois além dos elementos na
estrutura ficarem predominantemente secos (protegidos da chuva), as leituras do

ultrassom também foram feitas nessa condi¢ao, o que permite uma melhor correlagao.
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Tabela 0.7 — Caracteristicas dos testemunhos.

d h m Y
Testemunho Elemento ) o h/d ) (kg/m?)
1 Longarina 99,6 183,0 1,84 3584 2514
2 Longarina 99,5 186,1 1,87 3676 2540
3 Pilar 99,6 144,2 1,45 2858 2544
5 Travessa 99,7 180,3 1,81 3400 2415
6.1 Longarina 99,9 115,6 1,16 2242 2474
6.2 Longarina 99,8 183,0 1,83 3570 2494
7 Transversina 99,7 181,6 1,82 3472 2449

Fonte: O autor.

Os resultados obtidos no ensaio de resisténcia a compressado axial dos

testemunhos extraidos foram identificados por f;; extinicial, S€Ndo corrigidos conforme

a Equacéo 0.1.

fci,ext = [1 + (kl +ky + ks + k4)] ) fci,ext,inicial 0.1

onde,

k, — Coeficiente de corre¢do que leva em consideragao a relagdo h/d;

k, — Coeficiente de corregdo que leva em consideracao o efeito do broqueamento em
funcao do didmetro do testemunho;

k; — Coeficiente de corregdo que leva em consideragédo a dire¢ao da extragdo em
relacdo ao langamento do concreto;

k, — Coeficiente de correcdo que leva em consideragao o efeito da umidade do
testemunho.

Para fins de verificacdo da seguranga estrutural, a estimativa da resisténcia
caracteristica do lote € dada pela média dos resultados individuais, conforme a
Equacao 0.2.

n

i=1 fci,ext 0.2

f =
ck.ext,seg n

onde,
n — Quantidade de testemunhos.

Primeiramente, dois testemunhos foram ensaiados para a estimativa da carga

de ruptura para a determinagao do médulo de elasticidade dos testemunhos restantes.
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Os resultados individuais obtidos para o lote de testemunhos estado apresentados na
Tabela 0.8.

Tabela 0.8 — Resisténcia a compressao axial e modulo de elasticidade dos testemunhos.

Test h fci,ext,inicial 4 fci,ext Eci,ext
estemuniio  mpa) Z ki (MPa) (GPa)
i=
1 43,63 0,057 46,13 31,10
2 34,39 0,060 36,45 30,74
3 39,85 0,024 40,80 -
5 41,82 0,055 44,11 22,01
6.1 36,28 -0,026 35,35 -
6.2 35,84 0,057 37,87 30,46
7 29,48 0,056 31,13 23,99

Fonte: O autor.

A resisténcia caracteristica do lote € dada pela Equacéao 0.3.

fck,ext,seg = 38,83 MPa 0.3

O coeficiente de variagdo amostral (CV), que representa a divergéncia dos

resultados em relagdo a média amostral, é calculado pela Equacgéo 0.4.

L& —X)° 0.4
cV = n-1 900
X

onde,

X; — Valor na posicao i;

X — Média aritmética dos dados.
Os resultados divergem em relagcdo a meédia em 13,4%, indicando que os
testemunhos fazem parte do mesmo lote conforme a ABNT NBR 7680-1 (2015).
C.2 - RECONSTITUICAO DO PROJETO
C.2.1 - Carregamento permanente

A secéao transversal do tabuleiro, fora da regido dos engrossamentos das
longarinas, esta representada na Figura 0.34. A secao € composta pela area de

concreto armado, incluindo as defensas, e pela area ocupada pela pavimentacgao.
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Figura 0.34 — Secéo transversal do viaduto (cotas em cm).
960

o p0 Apay =132 m?

.,

205

Fonte: O autor.

O carregamento permanente pode ser obtido pela multiplicagdo da area da
secao transversal ocupada por cada material pelo seu respectivo peso especifico. A
presenga de somente duas longarinas faz com que esse carregamento possa ser

distribuido igualmente entre as mesmas, conforme as Equacdes 0.5 e 0.6.

_ Aca - Yca 0.5
8ca = 5

Apav " Ypav
gpav = — 5 0.6

onde,

gca — Carregamento permanente devido ao peso préprio do concreto armado;
gpay - Carregamento permanente devido ao peso proprio do material asfaltico;

Aca — Area da secdo transversal ocupada pelo concreto armado, incluindo as
defensas;

Apav — Area da secao transversal ocupada pela pavimentaco;
Yca — Peso especifico do concreto armado, adotado como sendo 25 kN/m?;

Ypav — Peso especifico do material asfaltico, adotado como sendo 24 kN/m?3.

Nas Equacbes 0.7 e 0.8 s&o apresentados os valores de gca € Zpav,
respectivamente.
4,40 - 25
Bca = ——— = 55,0 kN/m 0.7

1,32+ 24
Bpav = —— = 15,8 kN/m 0.8
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O carregamento permanente devido aos engrossamentos das longarinas em
regides proximas aos apoios pode ser considerado através de cargas concentradas,

conforme a Figura 0.35.

Figura 0.35 — Engrossamento da longarina nas regides proximas aos apoios (cotas em cm).

Fonte: O autor.

A carga concentrada € obtida pela multiplicacdo do volume de concreto pelo

peso especifico do concreto armado, conforme as Equacdes 0.9 e 0.10.

0.9
Pi=Vi-vyca

Pz =V2.YCA 010
onde,
V; — Volume da i-ésima parte do engrossamento.

Nas Equagdes 0.11 e 0.12 sdo apresentados os valores de P, e P,

respectivamente.

P, = (0,80-0,40-1,80) - 25 = 14,4 kN 0.11

3,80-0,40-1,80
2=( > )'25=34,2kN 0.12

O carregamento permanente devido as transversinas (Figura 0.36) pode ser
considerado como cargas concentradas aplicadas nas longarinas, obtidas pela
multiplicacdo do volume da transversina pelo peso especifico do concreto armado

distribuidas igualmente entre as duas longarinas, conforme as Equacgdes 0.13 e 0.14.
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Figura 0.36 — Geometria das transversinas (cotas em cm).

A - Transversina no meio do vao B - Transversina sobre o apoio
Fonte: O autor.
(Vtransversina ' YCA) 0.13
P3 =
P4 _ (Vtransverzsina ' YCA) 0.14

onde,
Viransversing — Volume da transversina.

Nas Equacbes 0.15 e 0.16 sido apresentados o valores de P; e P,

respectivamente.
4,80-1,50-0,25 )
P3=( > )-25=22,5kN 0.15
4,00-1,50-0,25
4=( > )-25=18,8kN 0.16

O carregamento permanente devido a cortina de fechamento (Figura 0.37)
pode ser obtido pela multiplicagdo de seu volume pelo peso especifico do concreto

armado, distribuido igualmente entre as duas longarinas, conforme a Equagao 0.17

Figura 0.37 — Cortina de fechamento (cotas em cm).

,.?E A =20,60 m* |

Fonte: O autor.

_ (Ver) 0.17
Py = ) “Yca
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onde,
Vcr — Volume da cortina de fechamento.
Na Equacéao 0.18 é apresentado o valor de Ps.

20,60 - 0,30 .
R;=£——7?——l-25=712kN 0.18

O carregamento permanente distribuido em cada longarina esta representado
na Figura 0.38.

Figura 0.38 — Carregamento permanente na longarina.
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Fonte: O autor.

Na Figura 0.39 é mostrado o diagrama de esforgco cortante devido ao
carregamento permanente e na Figura 0.40 tem-se o diagrama de momento fletor
devido ao carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos e

minimo em cada vao.

Figura 0.39 — Diagrama de esforgo cortante devido ao carregamento permanente.
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Fonte: O autor.
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Figura 0.40 - Diagrama de momento fletor devido ao carregamento permanente.
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Fonte: O autor.

C.2.2 — Carregamento moével

As solicitagdes nas longarinas devido ao carregamento mével proveniente de
um trem-tipo da Classe 36 foram avaliadas pelo Método de Engesser-Courbon.
Segundo Cavalcante (2019), as linhas de influéncia das reagcbes de apoio nas

longarinas podem ser obtidas através da Equagao 0.19.

2i—-n—-1)-e 0.19
(n?—1)-%

P
Th(X)=R¢=;' 1+6-
onde,

n;(x) — Valor da reagao de apoio da longarina 4, para uma carga P posicionada a uma
distancia x da extremidade da secao transversal do tabuleiro;

R; — Reagao de apoio da longarina 4;
P — Carga tomada como unitaria;

4 — Numero da longarina;

n — Numero de longarinas;

e - Excentricidade (Figura 0.41), nula no centro de gravidade da secao transversal e
positiva da esquerda para a direita;

¢ — Distancia entre os eixos das longarinas.
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Figura 0.41 — Segéo transversal para o Método de Engesser-Courbon.
CG.

A A

Xy, +£»

§

Fonte: O autor.

Obteve-se as Equacgdes 0.20 e 0.21 para as longarinas 1 (da esquerda) e 2 (da
direita), respectivamente. Devido a simetria da estrutura e a presenga de somente

duas longarinas, sera analisada somente a longarina 1.

ni(x) =Ry =—0,192 - x + 1,423 0.20

n.(x) =R, =0,192-x— 0,423 0.21

Na Figura 0.42 é representado o posicionamento critico do veiculo-tipo e da
carga de multiddo para a longarina 1, para a situagdo em que a carga de multidao esta

posicionada na regido do veiculo-tipo e para a situagdo em que n&o esta.

Figura 0.42 — Posicionamento critico do trem-tipo.

60 kN 60 kN SkN.m/m*
3 kN.m/m*

v iy g e m g

A - Carga de multidao posicionada na regiao do B - Carga de multidao posicionada na regiao
veiculo-tipo fora do veiculo-tipo
Fonte: O autor.

O trem-tipo longitudinal é composto por trés carregamentos, Q' representando
a carga de cada eixo do veiculo-tipo, q'; representando a carga de multiddo na regido
do veiculo-tipo e q', representando a carga de multiddo na regido fora do veiculo-tipo,
conforme a Figura 0.43. Esses carregamentos sao calculados nas Equacgdes 0.22,

0.23 e 0.24, respectivamente.



Figura 0.43 — Trem-tipo longitudinal para um trem-tipo da Classe 36.
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Fonte: O autor.
Q' = (1,250 + 0,865) - 60 = 126,9 kN 0.22
0,769 - 4
qy = —) .3 = 46kN/m 0.23
0,769 -4 1,346 + 0,769
q2=(T>- +[( - )-3]-5:20,5kN/m 0.24

Na Figura 0.44 é representada a envoltéria de esfor¢co cortante devido ao

carregamento permanente e na Figura 0.45, a envoltéria de momento fletor devido ao

carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos € minimo em

cada v&o. Para esses valores, ndo estado incluidos os coeficientes de impacto.

Figura 0.44 — Envoltéria de esforgo cortante devido ao carregamento movel.
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Fonte: O autor.
Figura 0.45 - Envoltéria de momento fletor devido ao carregamento maével.
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Fonte: O autor.
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C.2.3 — Estimativa da resisténcia caracteristica do concreto a

compressao (fck,projeto)

Devido a auséncia de informagdes sobre a resisténcia caracteristica a
compressao do concreto (f) utilizada no projeto do viaduto (que seria uma situagao
em que nao ocorra extracdo de testemunhos da estrutura), deve-se realizar a
estimativa desse parametro. A estimativa sera feita através da verificagdo das bielas

comprimidas de concreto nas secodes criticas.
C.2.3.1— Secdo 3 — Sobre o apoio
Primeiramente calcula-se o esfor¢o cortante solicitante de calculo (Vg4) na
secao, adotando-se o valor mais critico dentre os obtidos pelas Equacdes 0.25 e 0.26.
0.25

VSd =14 ng + @ 1,4- qu
VSd = 0,9 . ng + (O 1,4 . qu 0.26

onde,

Vg — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento permanente;
Vqk — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento movel;

¢ — Coeficiente de impacto, conforme a Equacéao 0.27.

© = 1,4—0,007 - ¢ 0.27

onde,
¢ — Vao tedrico, em metros.
Com base nessas informacdes, o coeficiente de impacto para essa segao é

dado pela Equacéao 0.28.

¢ =14-0,007-22=1,246 0.28

Portanto, tem-se que o Vg4 para esta secéo é dado pela Equagéao 0.29.

Veg = 1,4-894,7 + 1,246 - 1,4+ 578,5 = 2261,7 kN 0.29
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A secédo transversal considerada para verificacdo das bielas comprimidas de
concreto é retangular (Figura 0.46) com altura (h) de 205 centimetros e com largura

(by) de 80 centimetros.

Figura 0.46 — Secao retangular .

,I?_‘_‘;
Fonte: O autor.
Para a estimativa do f, compara-se a tensdo convencional de cisalhamento

de calculo (t,,4) com a tens&o convencional de cisalhamento ultima (t,,,), conforme
as Equacgdes 0.30, 0.31, 0.32 e 0.33.

0.30
V. Twd < Twu ¢
Sd ck
<0,25-— 0.31
by +d Yc
d=10,80-h 0.32
4-yc-Vsq
> - -
feic 2 5,80 by - d 033
Portanto, o f. de projeto deve respeitar a Equagao 0.34.
(o A1a-22617 o KN 0.34
%k =1080-80-205 ' emZ oo
C.2.3.2 — Secédo 5 — Meio do engrossamento
Analogamente, o Vg4 para esta seg¢ao € dado pela Equagao 0.35.
0.35

Voq = 1,4-697,7 + 1,246 - 1,4 - 512,5 = 1870,8 kN

A secao transversal considerada possui altura (h) de 205 centimetros e com
largura (b,,) de 60 centimetros. Portanto, o f., de projeto deve respeitar a Equacgao
0.36.
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(o A4-14-18708 KN 0.36
«=7080-60-205 o emz o0

C.2.3.3— Sec¢éo 6 — Fora do engrossamento

Analogamente, o V54 para esta seg¢ao € dado pela Equagao 0.37.

Veg = 1,4-563,1 + 1,246 - 1,4 - 456,6 = 1584,8 kN 0.37

A secao transversal considerada possui altura (h) de 205 centimetros e com
largura (b,,) de 40 centimetros. Portanto, o f., de projeto deve respeitar a Equagao

0.38.

4-1,4-1584,8 0.38

> = =
foc 2 55030205 = L35 = 135 MPa

Portanto, conforme a analise das trés secoes, estimasse que foi adotado para

o projeto um f, dado pela Equacgao 0.39.

fck,previsto = 15 MPa 0.39

C.2.4 — Armadura longitudinal positiva — Segao 7
C.2.4.1 — Secéao transversal

Para o calculo da armadura longitudinal positiva, permite-se a consideragao de

uma largura colaborante (b¢), conforme a Figura 0.47.

Figura 0.47 — Largura colaborante conforme a ABNT NBR 6118 (1980).
hf |

Largura colaborante

- " hn hn

cg= 0,10 m ba= 162 m
/ : / : = 017 m ba= 169 m
_— - ' bj= 1,32 m

b= 500 m

ba= 132 m b= 331 m

A - Esquematizagéo da largura

B - Calculo da largura colaborante
colaborante

Fonte: O autor.
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C.2.4.2 — Momento fletor maximo solicitante de calculo

O momento fletor solicitante de calculo (Mgy) € definido pela situacdo mais

critica entre as Equacdes 0.40 e 0.41.

Msq = 1,4 - Mg + @ - 1,4 - Mgy 0.40

Msa = 0,9 Mg + @ - 1,4~ My 0.41

Portanto, para a segao critica ao momento fletor positivo, o Mgyq € dado pela

Equacéao 0.42.
Mgy = 1,4-1949,3 + 1,246 - 1,4- 2158,6 = 6494,5 KN.m 0.42

C.2.4.3 — Posicao da linha neutra

Caso a linha neutra (L.N.) passe pela mesa da segé&o transversal, simplifica-se
o dimensionamento considerando uma secao transversal retangular de largura (by).

Caso contrario, o dimensionamento deve ser feito considerando uma se¢ao T.

Devido a variagdo da espessura da laje, considerou-se uma espessura ficticia
(hg.) constante ao longo de toda a laje para simplificar a verificagdo da posigao da

L.N., conforme a Figura 0.48.

Figura 0.48 — Posigéo da L.N..

by, by I Posicdo da linha neutra
! g Y= 34 ¥y= 137 cm
/ fa= 107 MPa x= 171 cm
[ T 2 A ‘ % = 0.8 B= 010
‘ hsc= 261 cm
| L.M. passa pela MESA
A- Espesajra ficticia da laje B - Verificagdo da posi¢cédo da L.N.

Fonte: O autor.

C.2.4.4 — Armadura positiva minima necessaria

A armadura de flexdao necessaria, com base no equilibrio dos esforcos internos

e considerando um ago da categoria CA-50, é apresentada na Figura 0.49.
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Figura 0.49 — Armadura de flex&o positiva necessaria.

I Armadura de flexdo necessaria

/'._:;.".'_.-.I., b by - ‘ Ago= CA-SD My = 0 kM.cm
S A ; : fa= 500 MPa Mys= 649448 kN.cm
P ¥.= 115 x= 171 cm

fa= 4348 MPa Ag= 00 o

As= 951 com?

Aipec= 951 om?

A - Posicionamento da armadura

n o B - Armadura de flexdo necessaria
de flexao positiva

Fonte: O autor.

C.2.4.5- Verificagéo da fadiga

Conforme a EB 3 (1967), atende-se as exigéncias de fadiga quando a armadura

€ multiplicada por um coeficiente de fadiga (ks.q), dado pela Equagao 0.43.
Ml - MZ 0-6

>
M, o, = 1 0.43

Keag =
onde,

M; — Maior momento fletor em valor absoluto;

M, — Menor momento fletor em valor absoluto. Quando houver alternéncia de
esforcos, adotar M, = 0,5-M, ;

0. — Tenséo de escoamento do ago;

o, — (Tabela 0.9).

Tabela 0.9 — Valores de o, em MPa, conforme a EB 3 (1967).

Tipo de armadura o, (MPa)
360
Barras retas ou curvadas' T
) 280
Estribos ou barras curvadas? T

Notas: ' Eixos com raios de curvatura ndo menores que os indicados
na Tabela 0.10; 2 Eixos com raios de curvatura menores que 0s
indicados na Tabela 0.10; ¢ = 1 para pontes rodoviarias com trafego
preponderante de veiculos de carga pesados; ; ¢ = 0,75 para as
demais pontes.

Fonte: O autor.
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Tabela 0.10 - Raio de curvatura interno minimo de uma barra curvada, conforme a EB3 (1967).

Categoria Raio de curvatura interno
CA-40 >12:¢
CA-50 >15-¢
CA-60 >18-¢

Fonte: O autor.

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € @ nova area de armadura de flexao

necessaria estao apresentadas na Figura 0.50.

Figura 0.50 — Armadura de flexao positiva necessaria, considerando a fadiga.

| Verificacio da fadiga |
Mg = 194583 kM.m Mg min = -1055.8 kN.m
Mama= 21586 kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2

Te= 14 = 05

Y= 14 Yq= 1.4

p= 1246 p= 1245
Mgy = 64945 kN.m Mspp= -B7.4  kN.m

M;= 654945 kN.m k= 1,03

Mz = 437 kM.m

Binsc=- B8B83 com’®

Fonte: O autor.

Com base em um numero par de barras de didmetro de 25 mm, tem-se que a
armadura longitudinal positiva prevista (A previsto) € representada na Figura 0.51, e
seria equivalente a aproximadamente cinco camadas de quatro barras. Vale ressaltar
que nao foi possivel obter uma estimativa do numero de camadas com o pacémetro,
que nao apresentou leituras conclusivas, provavelmente devido a concentragao de

armaduras na regiao medida.

Figura 0.51 — Armadura de flexao positiva prevista, considerando a fadiga;

| Armadura de flexdo prevista |

b= 25 mm
ng = 21
n&b,efelivo = 22 As,preuisto = 108:0 sz |

Fonte: O autor;
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C.2.5 - Armadura longitudinal negativa — Se¢ao 3
C.2.5.1 — Secéao transversal

Para o calculo da armadura de flexdo negativa, considera-se uma segao

retangular situada sobre o apoio.

C.2.5.2 — Momento fletor maximo solicitante de céalculo

Analogamente ao calculo do momento fletor maximo solicitante de calculo, para

a situacgao critica ao momento fletor negativo, o Mg, € dado pela Equagéao 0.44.

Mgq = 1,4-(—3314,7) + 1,246 - 1,4 - (—1836,8) = —7844,7 KN.m 0.44

C.2.5.3 - Posicao da linha neutra

A posicéo da linha neutra esta representada na Figura 0.52.

Figura 0.52 — Posigao da linha neutra para o momento fletor negativo critico.

7 ._ " Vi ;‘2':-] I Posicio da linha neutra

= : = 14 y= 80,8 cm
N fa= 107 MPa x= 1135 cm
h A= 08
b, = 80  tm B= 052
A - Secao transversal sobre 0 apoio B - Posicéo da linha neutra

Fonte: O autor.

C.2.5.4 — Armadura positiva minima necessaria

Analogamente ao dimensionamento da armadura longitudinal positiva, a

armadura negativa necessaria (A's he.), considerando um ago da categoria CA-50, é

apresentada na Figura 0.53.
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Figura 0.53 — Armadura de flexdo negativa necessaria.

I Armadura de flexdo necessdria

Aco= CA-S0D
= 500 MPa
d Y= 115
fa= 4348 MPa Avpee= 1521 om’

h“‘
A - Posicionamento da armadura de

~ o B - Armadura de flexdo necessaria
flexao positiva

Fonte: O autor.

C.2.5.5- Verificagéo da fadiga

Analogamente a verificagdo da fadiga para a armadura longitudinal positiva,
tem-se que o coeficiente de fadiga (kr,q) € a nova area de armadura de flexao

necessaria estdo apresentados na Figura 0.54.

Figura 0.54 - Armadura de flexdo negativa necessaria, considerando a fadiga.
I Verificagdo da fadiga I
Mg = -3314,7 kN.m Myimin= -1836,8 kN.m
M= 6253  kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2
Te= 0S5 = 14
Y= 14 Y= 14
@= 1,725 = 1,25
Msy; = -18925 kN.m Mzp = -78447 kN.m
M;= 784247 kN.m k= 1,00

M:= 18925 kN.m

Aiee=- 1521 om’

Fonte: O autor.

Com base em um numero par de barras de didmetro de 25 mm, temos que a

armadura longitudinal negativa prevista (A’ previsto) € representada na Figura 0.55

Figura 0.55 — Armadura de flexado positiva prevista, considerando a fadiga.

I Armadura de flexdo prevista I

d= 25 mm
Ny = 31
N o fetive = 32 Als,mm= 1571 cm®

Fonte: O autor.

C.2.6 — Armadura transversal
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C.2.6.1 — Reducéo do esforgco cortante solicitante de calculo em

regiées proximas aos apoios

A ABNT NBR 6118 (1980) permite que, para o calculo da armadura transversal,
o esforgo cortante no trecho entre o apoio e uma secéao situada a uma distancia h/2

da face do apoio seja constante e igual ao desta secéo, conforme a Figura 0.56.

Figura 0.56 — Reducao do esfor¢co cortante em sec¢des proximas aos apoios,

q

Vg i

Fonte: O autor.

C.2.6.2 — Secédo 1 — Regido do balango

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal nessa sec¢éo é dado pela Equagéao 0.45.

Ve = 1,4-430,3 + 1,358 - 1,4 - 402,9 = 1368,4 kN 0.45

O calculo da armadura transversal sera baseado na sec¢ao transversal situada

uma distancia h/2 da face do apoio, tendo largura conforme a Figura 0.57.

Figura 0.57 — Largura da sec¢éao transversal para o calculo da armadura transversal.
40 380

T R P :t ’,,J 40 X= 143 cm
80 i g 5= 69 cm

B - Largura para o calculo da armadura
transversal

A - Geometria do engrossamento

Fonte: O autor.

Conforme a ABNT NBR 6118 (1980), a armadura transversal deve ser
calculada pela teoria classica de Mérsch com base na tensao de calculo (t4) dada

pela Equacéao 0.46.

Ty = 1,15 Tyq =T = 0 0.46
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onde,

t. — Parcela de contribuigdo do concreto na capacidade de absorver tensdes oriundas
do esforgo cortante, a qual, para a flexao simples, é dada pela Equacéo 0.47.

0.47
Te = Py " /fex

onde,
y1; — Coeficiente de ponderagao, conforme a Tabela 0.11.

Tabela 0.11 — Coeficiente de ponderagéo ;.

Coeficiente de ponderagao Yy
p1 0,001 0,07
p1=0,015 0,14

0,001 < p; <0,015 Interpolar linearmente

Fonte: O autor.
onde,

p1 — Menor taxa da armadura longitudinal de tragao no trecho de comprimento 2-h a
parti da face do apoio.

A porcentagem geométrica de armadura transversal (w;), para estribos verticais

e segundo a tedrica classica de Mérsch, é dada pela Equacgao 0.48.

td 0.48

(L)t=_

fya

A armadura transversal necessaria (Asw nec) € apresentada na Figura 0.58.

Figura 0.58 — Armadura transversal necessaria.

I Armadura transversal necessdria I

Ago= CA-50 .= 0,27 MPa
fa= 500 MPa = 0,84 MPa
Y= 115 o= 0,002

fa= 4348 MPa

|A|1n_nec= 154 cmifm |

Fonte: O autor.

Conforme a EB 3 (1967), atende-se as exigéncias de fadiga quando a armadura

€ multiplicada por um coeficiente de fadiga (ks.q), dado pela Equagéo 0.49.

Q-Q o, 0.49

Kfaq = >
Q1 01
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onde,

Q; — Maior momento fletor em valor absoluto;

Q, —Menor momento fletor em valor absoluto. Quando houver alternancia de esforgos,
adotar Q, = 0;

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € @ nova area de armadura transversal

necessaria estao apresentadas na Figura 0.59.

Figura 0.59 — Armadura transversal necessaria, considerando a fadiga.

I Verificagdo da fadiga I
Vg= 4303 kN.m Vi = o kN.m

Voemax= 2029  kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2
Te= 14 e= 03

Y= 14 ¥q= 14

p= 1,36 = 1,36
Vin= 13684 kN.m Vegn= 3873 kN.m
Vi= 13684 kN.m kraa= 1,00

V:= 3873 kN.m

Fonte: O autor.

Na Figura 0.60 observa-se que estribos verticais (¢ = 10 mm) com quatro
ramos espacgados longitudinalmente a cada 20,0 cm sao os mais adequados, que é

um resultado préximo ao resultado aferido no ensaio de pacometria.

Figura 0.60 - Armadura transversal prevista, considerando a fadiga.
| Armadura transversal prevista |

Q= 10 mm
Nemos = 4 unidades
5 = 20 cm Aguprev= 15,7 ecm?/m

Fonte: O autor.
C.2.6.3— Secéo 2 — Regido proxima ao apoio

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal desta se¢ao € dado pela Equagao 0.50.

Veg = 1,4 652,9 + 1,246 - 1,4 - 455,3 = 1708,3 kN 0.50

A armadura transversal necessaria (Asw nec) € apresentada na Figura 0.61.
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Figura 0.61 — Armadura transversal necessaria.

I Armadura transversal necessaria

Aco= CA-S0 = 027 MPa
fo= 500 MPa u= 111 MPa
Y= 1LiS @y pec= 0,003

fa= 42348 MPa

A:wr_m-e: = 213,5 szfm

Fonte: O autor.

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € @ nova area de armadura transversal

necessaria estao apresentadas na Figura 0.62.

Figura 0.62 — Armadura transversal necessaria, considerando a fadiga.

I Verificagdo da fadiga I
Vg= 6529 kN.m Veemn= -47,6 kN.m
Vimm= 4553  kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2
Te= 14 = 03
= 1.4 Y= 1.4
p= 1,35 @= 1,25
Yesn= 17083 kN.m Ysz= 5046 kN.m
Vi= 1708,3 kN.m = 10

V:= 5046 kN.m

Pownee=" 205 cmfm

Fonte: O autor.

Na Figura 0.63 € demonstrado que estribos verticais (¢; = 10 mm) com quatro
ramos espacados longitudinalmente a cada 15,0 cm sdo os mais adequados, valor

proximo ao observado com auxilio do pacémetro.

Figura 0.63 - Armadura transversal prevista, considerando a fadiga.
| Armadura transversal prevista |

Q= 10 mm
Riiinos= 4 unidades
5¢ = 15 cm Agprev= 20,9  cm¥/m

Fonte: O autor.

C.2.6.4 — Secdo 4 — Regiéo de esforgo cortante maximo

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal desta se¢ao € dado pela Equagao 0.51.

Veg = 1,4793,8 + 1,246 - 1,4 - 538,0 = 2049,8 kN 0.51
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A armadura transversal necessaria (Asy nec) € apresentada na Figura 0.64.

Figura 0.64 — Armadura transversal necessaria.
| Armadura transversal necessaria |

Aco= CA-50 .= 0,27 MPa
fi= 500 MPa 3= 1.39 MPa
Ys= 1,15 Ot nec = 0,003

fg= 4348 MPa

| Aswnec = 25,6 cm?/m

Fonte: O autor.

Portanto, o coeficiente de fadiga (k¢,q) € a nova area de armadura transversal

necessaria estdo apresentadas na Figura 0.65.

Figura 0.65 — Armadura transversal necessaria, considerando a fadiga.
I Verificagdo da fadiga I
Vg= 7938 kN.m Vgmn= -1113 kN.m
Vimax= 538  kN.m

Combinacio 1 Combinacio 2
Te= 14 = 03
Y= 14 Y= 14
p= 1025 p= 1,725
Vsq1= 20459,8 kN.m Vsgn= 5203 kN.m
Vi= 20498 kN.m kisa= 1,00

V= 5203 kN.m

A:nn_nec = 25_.5 cmz,.-’m

Fonte: O autor.

Na Figura 0.66 € demonstrado que estribos verticais (¢ = 10 mm) com quatro

ramos espacados longitudinalmente a cada 12,0 cm s&o os mais adequados.

Figura 0.66 - Armadura transversal prevista, considerando a fadiga.
| Armadura transversal prevista |

Q= 10 mm
Rianios = 4 unidades
S = 12 cm Agprev= 26,2  cm?/m

Fonte: O autor.
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C.3 — ANALISE DA SEGURANGA ESTRUTURAL
C.3.1 — Modelo de elementos finitos

O modelo de elementos finitos esta apresentado na Figura 0.67, gerado a partir
do software CSIBridge v.23 e sua respectiva malha de elementos finitos. Todos os
elementos que compdem o tabuleiro foram discretizados por meio de elementos de
casca (Shell).

Figura 0.67 — Modelo estrutural do viaduto no soffware CSIBridge.

A - Modelo 3D

=
[ DR
e
-
|

B - Malha dé elementé..s finitos ..

Fonte: O autor.

C.3.1.1 — Propriedades do concreto

Adotou-se para as propriedades do concreto no modelo de elementos finitos
(resisténcia a compressao do concreto, mddulo de elasticidade e peso especifico) os

valores obtidos nos testemunhos, conforme a Figura 0.68.
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Figura 0.68 — Propriedades do concreto no modelo de elementos finitos.

General rata
Material Name and Display Color £33 -
Material Type Concreie
Material Grade f'c 4000 psi
Material Notes Modify/Show Notes...
Weight and Mass Unitz

Weight per Unit Wolume KN, m C W

Mass per Unit Volume

Isotropic Property Data

Modulus Of Elasticity, E

Poisson, U a2
Coefficient Of Thermal Expansion, A 8 S00E-06
Shear Modulus, G | 11525000,

Other Properiies For Concreie Materials
Specified Concrete Compressive Sirength, fc ol
Expected Concrete Compressive Strength J6830,

[ ] Lightweight Concrete

I:l Switch To Advanced Property Display

Cancel

Fonte: O autor.

C.3.1.2 — Secéao transversal do tabuleiro

Modelou-se a segao transversal do tabuleiro como viga t de concreto (Concrete
Tee Beam), conforme a Figura 0.69. O engrossamento das longarinas nas segdes
préximas aos apoios foi representado por variagdes paramétricas (Parametric

Variations), as quais aumentam a espessura da longarina, conforme a Figura 0.70.
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Figura 0.69 — Sec¢éo transversal do tabuleiro da ponte.

Tee Beam

A - Viga t de concreto B - Esquema da segéo transversal no software
Fonte: O autor.

Figura 0.70 — Engrossamento da longarina nos vaos centrais representado por uma variagao

parameétrica.
Foint Segment Type and Foint Type Distance [m. Change
[[&] Segment Is From Point{n - 1) to Point{n} m m
1 N D’. I}|4
1 |Start of Variation 0|04 |
2 Linear 0.4 0.4
3 Linear 4.2 I,
4 Linear 17,8 I,
5 Linear 216 0.4
g Linear to End of Variation 22, 0.4
A - Dimensdes do engrossamento nos vaos centrais
L2 (3]

B - Esquematizagédo do engrossamento nos vaos centrais
Fonte: O autor.

O carregamento devido a camada de pavimentacgao asfaltica (Wearing Surface
Loads) é inserido juntamente com a secado transversal, sendo um carregamento
distribuido sobre a laje, exceto na regido das defensas (Figura 0.71). Considerou-se
uma camada uniforme de 15 cm, portanto, ao multiplicar essa espessura pelo peso
préprio do material asfaltico (ypay), Obtém-se que o carregamento devido a camada

de pavimentacao asfaltica é de 3,6 kN/m>2.
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Figura 0.71 — Carregamento devido a camada de pavimentagéo asfaltica.

Fonte: O 'autor.

O carregamento devido ao peso proprio das defensas do tipo New Jersey
também é inserido juntamente com a secdo transversal, sendo um carregamento
linear e uniformemente distribuido do longo do eixo que passa pelo centro de
gravidade (C.G.) do elemento (Figura 0.72). O carregamento é obtido pela
multiplicagdo da area da secéao transversal da defensa pelo peso préprio do concreto

armado (yca), obtendo-se um carregamento de 5,8 kN/m.

Figura 0.72 — Carregamento devido as defensas do tipo New Jersey.

5
17,5 17,5,

47

N\

15, 26
——r——s

.

14,6

A - Distribuigéo do carregamento B - C.G. da secao
Fonte: O autor.

C.3.1.3- Transversinas e travessas

Todas as transversinas estao conectadas a laje do tabuleiro no modelo (Figura

0.73) devido a configuragao padrao do software, ndo sendo possivel desconecta-las.
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Figura 0.73 — Transversina conectada a laje do tabuleiro.

Fonte: O autor.

C.3.1.4 — Cortinas de fechamento

O software nao permite a modelagem de cortinas de fechamento compativeis
com a geometria usualmente encontradas nas pontes brasileiras, portanto, a
representagcao das cortinas é feita por transversinas (Figura 0.74), as quais possuem
a espessura calculada baseada no volume total da cortina. Obteve-se uma espessura
de, aproximadamente, 72,0 cm para a transversina.

Figura 0.74 — Cortina de fechamgﬂo no modelo de elementos finitos.
N

=) T =

y

| ‘
¥ L] |

A - Representac¢do da cortina de fechamento no software

> A =860 m*

B - Espessura adotada
Fonte: O autor.

C.3.1.5 - Calibragdo do modelo

A discretizagao do modelo foi feita com as dimensdes (em metros) descritas na
Figura 0.75
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Figura 0.75 — Discretizagdo do modelo de elementos finitos.

Ei Update Bridge Structural Model X
Select a Bridge Object and Action Structural Model Options
Bridge Object Action [_':_1 Update as Spine Model Using Frame Objects
Viaduto Coimbra » | Clear and Create Linked Model R
© Update as Area Object Model
Modify/Show Selected Bridge Object... Prefirrad Maximin Sibiesh Sie
Discretization Infermation (_:J Update as Solid Object Model
Maximum Segment Length for Deck Spans
Maximum Segment Length for Bent Cap Beams
Maximum Segment Length for Bent Columns
Save Named Set amed Se | oK Cancel

Fonte: O autor.

Todos os apoios sao do tipo Freyssinet (articulagao fixa), portanto possui

translagéo e rotagado restringidas em todas as diregdes, conforme a Figura 0.76.

Figura 0.76 — Restricbes nos apoios.

i DOF/Direction | Release Type | Stiffness
Transiation Vertical (U1) | Fixed

Translation Normal to Layout Line (U2} L Fed

Translation Along Layout Line {U3) | Fixed

Rotation About Vertical (R1) | _Free.

Hotation About Normal to Layout Ling (R2} [ _Free

Hotation About Layout Line (R3) [ Free

Fonte: O autor.

Para a anadlise modal, a massa da estrutura (dos elementos shell) foi
aumentada em 25% (Figura 0.77), afim de representar o peso do veiculo que transpds
a ponte durante o ensaio, das defensas, da pavimentacdo, etc., uma vez que a
camada de pavimentacdo e as defensas inseridas nas propriedades da secao

transversal do tabuleiro ndo sdo computados na analise modal do software.
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Figura 0.77 — Fatores modificadores de propriedades e rigidez dos elementos Shell.

Properiy/Siifiness Modifiers for Analysis

Membrane 11 Modifier

Membrane 722 Modifier 1
Membrane 712 Modifier 1
Bending m11 Modifier 1
Bending m22 Modifier 1
Bending m12 Modifier ¥

Shear w13 Modifier
Shear vZ3 Modifier 1
Mass Modifier 1,25

Weight Modifier

| oK | Cancel

" Fonte: O autor.
Os primeiros modos de vibragao da estrutura do modelo de elementos finitos e
suas respectivas frequéncias estao apresentados na Tabela 0.12. Observa-se que foi

possivel ajustar, com maior precisdo, a primeira frequéncia, mantendo as outras

apenas com valores proximos.
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Tabela 0.12 — Modos de vibragdo do modelo de elementos finitos, conforme o aumento da massa do

sistema.
) Frequéncia
Modo Tipo (Hz)
4° 5,00
7° 6,23
8° 6,90

{

i

Fonte: O autor.

Devido a utilizacdo de apenas um acelerébmetro, ndo foi possivel gerar as
deformadas modais experimentais, o que dificulta a calibracdo do modelo em
elementos finitos tanto do posto de vista das frequéncias quanto dos modos de

vibragao.
C.3.2 — Veiculos analisados

Com o modelo de elementos finitos ajustado, analisou-se, além do trem-tipo de
projeto (Classe 36), a carga mével rodoviaria padrédo da normatizagao atual (ABNT
NBR 7188, 2013), a TB-450, conforme a Figura 0.78.
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Figura 0.78 — Trens-tipo analisados.
Unidade Classe 36 TB-450

Protal kN 360 450

P4 kN 60 75

P2 kN 60 75

V. Ps kN 60 75

C m 6,0 6,0

PA P Py L m 3,0 3,0

b+ m 0,45 0,50

bll[:]]l:] C11v3}- b2 m 0,45 0,50
" bs m 0,45 0,50
E=l |:| i ':|: ba m 0,20 0,2

: a m 1,5 1,5
' b m 2,0 2,0

Fonte: O autor.

Analisou-se também alguns veiculos presentes no estudo de El Debs et al
(2004), conforme a Figura 0.79, além de mais trés veiculos mais atuais apresentados

na Figura 0.80 e uma composi¢ao de carga indivisivel PBT 200.
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Figura 0.79 - Veiculos analisados no estudo de El Debs et al (2004).

400 4075 1453 . 135 1250 2750 “‘T 5[
\J YOV * V v vy
6 85 85 85 85 85 85 85 85
A - Rodotrem (74 ton) — 19,80 m de comprimento (RT 74/20)

6 85 85 85 85 85 85 85 85
C - Bitrem (74 ton) — 24,90 m de comprimento (BT 74/25)

v ?7 SVGVi

6 85 85

D - Caminhdo basculante (48,5 ton) — 13,50 m de comprimento (B 49/14)
Fonte: Adaptado de El Debs et al (2004).
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Figura 0.80 — Outros CVC’s analisados.

1250
- i * i i i
7 e ;
i H ; Eﬂuli EHH EEE%"
2atil == 4 |
Sf o= s
{: I. o e v [ L= CE0] sy Oy [ = 1Y = (] Doy ey e
.T" - ol il I TR ‘-;“"! ' = — L/ =L
b= e “-‘:t‘-"«‘i'-_ ¢ g P Yo - b )
Tt A 1t ‘," #5 o ) @
{ {
. o |
145 330 135 580 125 L 5 1 185
= 7
6 ton 8,5 ton 8,5 ton 85ton 85ton 85ton

A - Caminhao trator trucado + semi-reboque (3S3) — 48,5 toneladas

1250

W W W e W W e Wi

v v v \ 4 v v
6 ton 8,5ton 8,5ton 10 ton 10 ton 10 ton
B - Caminhao trator trucado + semi-reboque (313) — 53 toneladas
1250
T s
5 i
e .
_II’.:j‘. — e Em— & — w1 e e —— [t —— = x| %
. i i
i’i ‘.' - i} 3 = (S T (% ¥ ST O tﬂ--%ﬁ
;-'_ = ,-- > -?“"l"“. B0 LI B TP A e, e i S § Bl
LT TN g UL N ey o
C (o)) DR N ) @) (@®H@N®
o "-.,’“‘..,/
L 145 " 330 135 385 185 125 125 185 L,
1 1635 1
v Y v A 4 A J A 4
6 ton 8,5ton 8,5 ton 10 ton 8,5ton 8,5ton B8,51ton

C - 353 + 42 eixo - 58,5 toneladas
Fonte: Adaptado de Noma (2022).

Todos os veiculos acima foram analisados em conjunto com a carga de

multiddo. O software CSIBridge v23 considera a carga de multidao distribuida em

faixas perpendiculares ao eixo longitudinal da ponte. A carga é distribuida ao longo de

toda a faixa, incluindo a regido ocupada pelo veiculo-tipo. Para compatibilizagdo com

a normatizagao brasileira, onde a carga de multiddo nao € colocada nessa regiéo, sera

feita uma superposicao de efeitos.



297

Para o veiculo-tipo de projeto (Classe 36), a carga de multidao sera composta
de trés partes: uma aplicada em toda a largura do tabuleiro, exceto na regido das
defensas, uma aplicada em uma faixa de 3 metros de largura, correspondente a
largura do veiculo-tipo, e outra aplicada na area do veiculo-tipo, porém com sentido
contrario (Figura 0.81). Para os demais veiculos, excetuando-se o PBT 200, a carga
de multiddo sera composta de duas partes: uma aplicada em toda a largura do
tabuleiro, exceto na regido das defensas, e outra aplicada na area do veiculo-tipo,

porém com sentido contrario (Figura 0.81).

Figura 0.81 — Composigéo da carga de multidao.

A - Veiculo-tipo de projeto B - Demais veiculos, exceto o PBT 200
Fonte: O autor.

Um Conjunto Transportador de Cargas Especiais Indivisiveis, que possui um
peso bruto total (PBT) de 199,800 toneladas (Figura 0.82) também foi analisado.
Ressalta-se que para analise das solicitagdes deste veiculo, ndo foram considerados

o coeficiente de impacto nem a carga de multid&o.
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Na Tabela 0.14 sao apresentadas as solicitagdes caracteristicas criticas devido
ao carregamento movel para cada veiculo, e sua relagdo com as solicitagbes
caracteristicas criticas do trem-tipo de projeto. Percebe-se que todos os veiculos
possuem as solicitacbes caracteristicas criticas superiores as solicitacbes
caracteristicas criticas do trem-tipo de projeto, sendo o momento fletor negativo
caracteristico o mais critico.

Tabela 0.13 — Comparagéao entre as solicitagbes devido ao carregamento moével no modelo de
elementos finitos.

SEGAO 4 SEGCAO 3 SEGCAO 7

VEICULO Vg (kN) Mgk (kN.m) Mgk (kN.m)
Minimo Maximo Minimo Maximo Minimo Maximo
Classe 36 -81,9 435,0 -1476,2 +444 .4 -697,6 +1630,4
TB-450 -114,8 628,4 -2238,2 +636,7 -1002,0 +2369,1
RT 74/20 -83,3 623,0 -2294,3 +486,2 -792,4 +2121,4
RT 74/25 -76,6 546,1 -2145,7 +452,6 -719,3 +1832,8
BT 74/25 -87,0 553,6 -2216,0 +492,0 -785,8 +1819,0
B 49/14 -83,3 554,3 -2076,1 +486,3 -771,0 +1999,0
313 -74,8 533,8 -2033,4 +445,6 -706,6 +1858,7
383 -81,7 513,6 -1932,7 +479,8 -777,6 +1770,2
383 + 4° eixo -88,0 594.,6 -2169,6 +509,0 -829,6 +2077,2
PBT 200 -100,5 714,0 -2959,1 +474,2 -850,4 +2306,6

Fonte: O autor.

C.3.3 — Solicitagoes devido ao carregamento permanente no MEF

Na Figura 0.83 s&o apresentados os diagramas de esforgo cortante (DEC) e de
momento fletor (DMF) caracteristicos para o carregamento permanente obtidos via

modelo de elementos finitos.
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Flgura 0.83 — DEC e DMF para o carregamento permanente via MEF.

Viadute Coimbra - Left Exterior Girder, Load Case: Carregamento permanente

1000,

=
3

/

£791,0
-1009, Shear Vertical (V2). Max = 8132083  Min =-916,3337 (KN)
A -DEC
-4000, Viadute Coimbra - Left Exterior Girder, Load Case Cgrregarﬂento permanente
-3606,6

_ _ ;2 _ ! | _;;
A NN A A
EAVARS SR TSRy

1827,6

| 4000, Moment About Horizontal Axis (M3} Max = 1827 6481  Min = -3606 56 (KM-m)

B - DMF
Fonte: O autor.

C.3.4- Modelos de analise da segurancga estrutural

Uma das formas de avaliar a segurancga estrutura é por meio do Rating Factor,
calculado de acordo com a Equacgao 0.52. O método consiste basicamente em calcular
a relagcdo entre a resisténcia da segao analisada ao carregamento movel e as
solicitagdes devido ao veiculo analisado. Portanto, quando o resultado é maior do que

1,0, a estrutura esta segura para a transposi¢cao do veiculo analisado.

_ @-Rq—ve- Gk 0.52
Yo Qr- @

RF

onde,

@ - Fator de reducao da capacidade;
R4 — Resisténcia de projeto;
— Coeficiente de majoragao das agdes permanentes devido ao peso proprio;

Gy — Valor caracteristico da acao permanente devido ao peso préprio;
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Yq — Coeficiente de majoragao das agbes variaveis;
Qx — Valor caracteristico da agao variavel;

¢ — Coeficiente de amplificacdo dinamica (Coeficiente de Impacto).

A ABNT NBR 7187 (2021) permite, para obras rodoviarias existentes sem
limitagdes estruturais identificadas, a reducdo dos coeficientes de majoragdo dos

esforgos (v € vq), desde que sejam atendidas as seguintes condigdes:

e Classificagdo igual ou superior a 4 para parametros estruturais e de
durabilidade, obtida em inspecao especial, conforme a ABNT NBR 9452
(2019). A confirmacao da classificac&o estrutural deve sempre ser feita
mediante a uma verificagao estrutural, considerando a caracterizagao
geométrica e dos materiais na condigao atual;

e Casos de inexisténcia de limitacdo de acesso a todos os elementos
estruturais, exceto quando forem adotadas providéncias destinadas a
sanar essa deficiéncia;

e Obras com bom desempenho estrutural, no minimo ao longo de 30 anos
apos o inicio da operagao, obrigatoriamente comprovado por meio de

verificagao estrutural.

Quando atendidos integralmente todos os requisitos acima, permite-se a

adocgao dos coeficientes de majoragao dos esforgos apresentados na Tabela 0.14.

Tabela 0.14 — Coeficientes de majoragéo das acdes.
Acgdes permanentes agrupadas (y) Acdes variaveis (yq)
1,20 1,35
Fonte: O autor.

O coeficiente de impacto (¢) é calculado conforme a ABNT NBR 7188 (2013),
o qual é composto por trés parcelas (Equagdes 0.53, 0.54, 0.55, 0.56 e 0.57): o
Coeficiente de Impacto Vertical (CIV), o Coeficiente de Numero de Faixas (CNF) e o
Coeficiente de Impacto Adicional (CIA). Para o estudo, o CIA sera desconsiderado,
pois trata da verificagcdo da seguranca das secgdes criticas para momento fletor e

esforco cortante.

0.53
@ = CIV- CNF- CIA

CIV = 1,35 £<10m 0.54
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_ 20 10< ¢ 0.55

CIV_1+1’06'<€+50> <200m
CNF=1-0,05-(n—-2)>09 0.56
CIA=1,0 0.57

Percebe-se que para o calculo do Rating Factor é necessario a obtencéo de
dois itens, a capacidade resistente residual do elemento estrutural (@ -Rd) e as
solicitagdes caracteristicas para o veiculo em analise. Desse modo, desenvolveu-se
uma metodologia para obtengdo do Rating Factor, considerando dois caminhos de

analise, conforme a Figura 0.84.

A obtencgao da capacidade resistente residual depende da existéncia do projeto
da estrutura e da realizagcdo de ensaios experimentais. Para o estudo, ndo se tem
disponivel o projeto da ponte, portanto a obtencédo da capacidade resistente residual
sera feita por dois modelos, o primeiro sem a utilizagado de ensaios experimentais e o

segundo com a utilizagao destes ensaios.

Para o primeiro caminho de analise, é obtido o fator de reducao da capacidade
(@) por meio da nota técnica atribuida a ponte. J& o segundo caminho, o fator de
reducdo da capacidade estda embutido no calculo da capacidade resistente obtida a
partir dos dados de ensaios experimentais. Ressalta-se que a resisténcia de projeto

(Rd) sempre deve ser obtida conforme a normatizagao vigente.

O Rating Factor foi avaliado para o esforgo cortante resistente de calculo e para
os momentos fletores resistentes de calculo positivos e negativos. O resultado final é

0 menor valor entre os trés analisados.
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C.3.4.1 — Resisténcia de projeto (Rq), conforme 0 fek previsto

O esforgo resistente de projeto € calculado a partir das armaduras minimas e
da resisténcia caracteristica a compressao do concreto prevista obtidas com a
reconstituicdo do projeto, adequando-se as recomendagdes da normatizagdo atual

brasileira.

Para o momento fletor positivo na seg¢do 7, a largura colaborante conforme a
ABNT NBR 6118 (2014) esta apresentada na Figura 0.85.

Figura 0.85 — Largura colaborante conforme a normatizagéo atual.
| Largura colaborante |

= 010 m b= 162 m
3= 017 m bg = 1.69 m
b= 132 m
b= 500 m
b= 132 m | b= 331 m

Fonte: O autor.

Na Equacdo 0.58 € mostrado o momento fletor resistente tedrico, para a

armadura longitudinal positiva (Mg tesrico) N@ SEGE0 7.

0.58
MRd,teérico = 6709,4kN.m

Analogamente ao momento fletor resistente tedrico, para a armadura
longitudinal positiva (Mrq tesrico) N@ S€G&0 3, a Equagdo 0.59 mostra o momento fletor

resistente tedrico, para a armadura longitudinal negativa (M'rq tesrico)-

/ 0.59
M Rd,teérico = —7844,7 KN.m

Adota-se o Modelo Il de dimensionamento e verificagdo das armaduras
transversais recomendado pela ABNT NBR 6118 (2014), com estribos verticais (a =
90°) e com inclinacao das bielas (8) de 36°. Na Equacéao 0.60 é apresentado o esforgo

cortante resistente te6rico (Vrgz tesrico) N SEGEO 4.

0.60
VRd,te(’)rico = 2402,0 kN
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C.3.4.2 — Resisténcia de projeto (Rq), conforme 0 fek ext seg

Para o calculo da resisténcia, a ABNT NBR 6118 (2014) permite que o
coeficiente de minoragédo da resisténcia do concreto (y.), tomado igual a 1,4, seja

dividido por 1,1 no caso de testemunhos extraidos da estrutura.

Analogamente ao item anterior, tem-se que o momento fletor resistente real,

para a armadura longitudinal positiva (Mrq rea1) Na se¢do 7 € dado pela Equagéo 0.61.

0.61
Mg real = 6906,2 KN.m

O momento fletor resistente real, para a armadura longitudinal negativa

(M'Rrd,real) N@ segéo 3 é dado pela Equacéo 0.62.

/ 0.62
M Rd‘real = _9792,4 kN. m

Analogamente ao item anterior, tem-se que o esforgo cortante resistente real,
para a armadura longitudinal positiva (Mrq rea1) Na se¢do 4 € dado pela Equagéo 0.63.

0.63
VRd,real = 3157,9 kN

C.3.4.3— Modelo |

Para o Método esloveno, o fator de redugao da capacidade (@) é dado pela

Equacéao 0.64.

@ = By - e~RBcV 0.64

onde,

Br — Relagao entre as resisténcias médias verdadeira e de projeto da sec¢ao critica,
tomado como 1;

ar — Fator de deterioracao da ponte, representando a condigdo da ponte conforme a
Tabela 0.15;

B. — Valor alvo do indice de seguranca, tomado como 3,5 para a vida util normal e 2,5
para vida util limitada (até 6 anos ou até a proxima inspecgéao principal);

V - Coeficiente de variagado da resisténcia do membro, tomado como 10% quando
calculado através de experimentos, 15% quando baseado em informacdes de projeto
e 20% se uma informagdo menos confiavel for utilizada.
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Tabela 0.15 — Fator de deterioracdo segundo o método esloveno.
Condigao Fator de

Classe T Intervengdes necessarias condigao (Rq) oR

1 Muito boa Semservigode <5 0,3
manutengao/reparo necessario

5 Boa Servigo de manutt,ar)g:ao 3410 0.4

regular necessario

3 Satisfatoria ooV ie0 de manutengao/reparo 7a15 0,5
intensificado dentro de 6 anos

4 Toleravel Servigo de reparo substancial 12 225 0.6

necessario dentro de 3 anos
5 Inadequada Reparo e postaggm imediata 22 335 0.7
necessarios
6 Critica Fechamento imediato e > 30 0.8

reparo/reforgo necessarios
Fonte: O autor.

Para a ponte em estudo, obteve-se um fator de condicdo (R.) de
aproximadamente 10, portanto a ponte se enquadra nas classes 2 e 3 da Tabela 0.15.
Adotou-se a Classe 2 (Boa), onde tem-se um fator de deterioragao (ag) de 0,4. O valor
alvo do indice de seguranca (3..) foi tomado como 3,5, pois trata-se de vida util normal.
Baseado em experimentos, o valor do coeficiente de variagdo de resisténcia (V) é
tomado como 10%. Portanto, o fator de reducdo da capacidade (@) para o método

esloveno é dado pela Equacéao 0.65.

0.65
¢ =087

O fator de redugao da capacidade (@) para o Método Lituano pode ser calculado

conforme a Equacéao 0.66.

1 0.66

sendo,

ar — Fator de deterioracdo dos elementos da ponte, conforme a condi¢cdo das
estruturas resistentes da ponte (Tabela 0.17).

Tabela 0.16 — Fator de deterioracdo para o método lituano (ag).
Classificacao da ponte

(Pontos) IR
5 0,05
4 0,10
3 0,20
2 0,25
1 0,35

Fonte: O autor.
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A ponte pode ser classificada em 4 pontos, portanto o fator de deterioragéo (aR)
€ tomado como 0,10. Portanto o fator de redugédo da capacidade (@) para o método

Lituano é dado pela Equacgao 0.67.

0.67
®=10,90

O fator de redugdo da capacidade (@) para o Método Americano pode ser
calculado conforme a Equacéao 0.68.
0.68
D= . DD
sendo,
@, — Fator de condi¢c&o, conforme a Tabela 0.18;
®, — Fator do sistema, conforme a Tabela 0.19;

@ — Fator de resisténcia, tomado como 1 quando nenhuma analise for realizada.

Tabela 0.17 — Fator de condigdo (¥,).

Condigédo estrutural do componente ¢,
Bom ou satisfatério 1,00
Regular 0,95
Ruim 0,85

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).

Tabela 0.18 - Fator do sistema (P,).

Item Tipo de superestrutura b
1 Membros soldados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,85
2 Membros rebitados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,90
3 Membros de multiplas barras em pontes trelicadas 0,90
4 Pontes de trés vigas com espagamento entre vigas de 6 ft (1,83 m) 0,85
5 Pontes de quatro vigas com espagamento entre vigas < 4 ft (1,22 m) 0,95
6 Demais pontes em viga e pontes em laje 1,00
7 Vigas de piso com espagamento > 12 ft (3,66 m) e longarinas néo- 085

continuas ’
8 Subsistemas de longarinas redundantes entre vigas de piso 1,00

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).

A AASHTO (2018) recomenda que seja obedecida a Equagéo 0.69.

0.69
d, - D, > 0,85

O tipo da superestrutura do viaduto se enquadra no item 6 da Tabela 0.19 (¢ =
1,00), podendo-se adotar uma condigao estrutural regular (¢, = 0,95), portanto o fator

de redugao da capacidade (¢) para o Método Americano € dado pela Equacéao 0.70.

0.70
@ =0,95
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Para a classe de projeto, a Classe 36, as Equagdes 0.71, 0.72 e 0.73
representam o RF para o momento fletor positivo, momento fletor negativo, e esforgo
cortante, respectivamente, para o método esloveno conforme o Modelo |. Nota-se que

a situacao mais critica € para o momento fletor negativo.

Momento fletor positivo: RF = 22707047120118276 _ 4 »g 0.71
1,35(1,29-1630,4)
. _ 0,877844,7-1,20'3606,6 _
Momento fletor negativo: RF = sGaeiaen o 0,97 0.72
Forca cortante: RF = 28722020°1207910 _ 4 5 0.73

1,35+(1,29-435,0)

Os RFs de todos os veiculos estao apresentados na Tabela 0.20, conforme os

trés métodos.

Tabela 0.19 — Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo I.

. Método Método Método
Veiculo . .
Esloveno Lituano Americano

Classe 36 0,97 1,07 1,21
TB-450 0,64 0,71 0,80
RT 74/20 0,62 0,69 0,78
RT 74/25 0,66 0,74 0,83
BT 74/25 0,64 0,72 0,81
B 48,5/14 0,69 0,76 0,86
313 0,70 0,78 0,88
3S3 0,74 0,82 0,93
3S3 + 4°eixo 0,66 0,73 0,82
PBT 200 0,62 0,69 0,78

Fonte: O autor.

Percebe-se que os métodos para o calculo do fator de redugao da capacidade
(@) sao conservadores, especialmente os métodos esloveno e lituano, mostrando que
nem os veiculos da classe de projeto da ponte podem transpor com seguranga o
viaduto. Segundo o método esloveno, para uma ponte da classe 1 (muito boa) com
vida util normal e com aspectos relacionados a variagdo da resisténcia do membro
calculados a partir de experimentos, o valor do @ € de 0,90. Para o método lituano,
para uma ponte da classe 5, o valor de @ é de 0,95. Através desses calculos, percebe-
se que mesmo para pontes em excelentes condicdes existe uma redugao consideravel

da resisténcia para o calculo do Rating Factor.
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C.3.4.4 — Modelo I

O modelo Il avalia a seguranga com base nos dados da resisténcia dos
testemunhos extraidos da estrutura e na armadura minima adotada na época de

projeto, sendo mais realista.

Os valores do RF estdo indicados na Tabela 0.21, mostrando que a ponte
apresenta seguranga para a passagem de todos os veiculos analisados no estudo,
pois observou-se um ganho de resisténcia do fck obtido a partir dos corpos de prova
em relagao aos valores minimos previstos na reconstituicdo do projeto. Ressalta-se
que com o acesso aos dados de projeto do viaduto seria possivel avaliar com uma
maior precisdo a seguranca de todas as segdes da ponte, pois, na reconstituicao do
projeto, as armaduras e foram adotadas com os valores minimos segundo a
normatizagao da época de projeto, que geralmente sdo menores do que os realmente

detalhados adotados no projeto.

Tabela 0.20 - Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo Il.

Veiculo RF
Classe 36 1,65
TB-450 1,14
RT 74/20 1,27
RT 74/25 1,46
BT 74/25 1,41
B 48,5/14 1,35
313 1,45
383 1,52
383 + 4° eixo 1,30
PBT 200 1,37

Fonte: O autor.
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APENDICE D — PONTE SOBRE O RIO PIRAPETINGA

D.1 - INSPEGCOES E VISTORIAS
D.1.1 — Descrig¢ao da ponte

A Ponte sobre o Rio Pirapetinga (Figura 0.1), localizada no km 209 da BR 482
no municipio de Piranga/MG, tem 49 metros de comprimento distribuidos em trés vaos
e 9 metros de largura. Quanto ao sistema estrutural, é classificado como ponte em
viga, possuindo todos os elementos de concreto armado moldados in loco. Conforme
o SGO (DNIT, 2022), é uma ponte da Classe 36 (NB 6, 1960) e matricula 060510,
porém, de acordo com informagdes locais, a ponte foi construida em 2013 (ABNT NBR
7187, 2003). Para o estudo da ponte, sera adotado que a ponte seja da Classe 45,

conforme o ano de construgao.

Figura 0.1 — Ponte sobre o ribeirdo Pirapetinga.

C3 F it o

Fonte: O autor.

D.1.2 — Condicgao geral da ponte

Trata-se de uma estrutura nova, em boas condi¢des de conservacao (Figura
0.2). No entanto, foram observados, varios problemas associados a ma execugao das
formas e o adensamento do concreto de forma inadequada, como indicado na Figura
0.3.
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Figura 0.2 — Condigéo geral da ponte sobre o rio Pirapetinga.

Fonte: O autor.

Figura 0.3 — Problemas provenientes da ma execugéao da obra.

N _ &

A - “Barriga” no balango da laje causado por
deslocamento da forma

B - Bicheiras de concretagem na longarina

Fonte: O autor.
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Na estrutura foram empregados aparelhos de apoio de Neoprene (Figura 0.4),
que absorvem os esforgos horizontais e as rotagdes e transmitem os esforgos verticais

para os pilares.

Figura 0.4 — Aparelho de apoio de Neoprene.

Fonte: O autor.
D.1.3 — As built

Devido a insuficiéncia de detalhes construtivos para a reconstituigao do projeto
da ponte, um As Built foi realizado para a determinagdo das dimensdes da ponte
utilizando trena de fita e trena laser. E representada na Figura 0.5 a secéo longitudinal
e o corte A-A do viaduto, e na Figura 0.6, o corte B-B com a sec¢éo transversal do

tabuleiro.
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Figura 0.5 — Perfil longitudinal e corte A-A.
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Figura 0.6 — Corte B-B.

Fonte: O autor.
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D.1.4 — Inspecgao visual

D.1.4.1 — Materiais e métodos

317

Inspeg¢des visuais no viaduto foram realizadas para identificagdo de danos e patologias seguindo as recomendag¢des da ABNT

NBR 9452 (2019) e do Manual de Inspec¢des do DNIT (2004). De acordo com ambas as Normas, a inspeg¢ao se enquadra como uma

Inspecgéo Especial, uma vez que foi motivada pela necessidade de identificagdo, acompanhamento da evolugéo das patologias e

realizacao de ensaios experimentais para avaliacdo da condicao estrutural.

As inspegdes e ensaios ocorreram nas datas descritas na Tabela 0.1.

Tabela 0.1 — Inspec¢des realizadas

Condigdes climaticas e Ensaios
Data . ~ T U . " . Extracdo de =
|
Situacao ©C) (%) visua Escleréometro  Pacémetro Ultrassom testemunhos Carbonatagao
24/02/22  Parcialmente nublado  18-31  49-97 v v v v
08/04/22  Parcialmente nublado  19-29  56-97 v v v v

Fonte: O autor

Mostra-se na Figura 0.7 os equipamentos utilizados na inspecgao.
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D.1.4.2 — Patologias observadas

Nas longarinas, assim como em grande parte da estrutura, foram observadas
bicheiras de concretagem pela ma execu¢cdo do adensamento do concreto (Figura
0.8). Em alguns pontos, a armadura esta exposta (Figura 0.9), porém ainda em fase

inicial do processo de corrosao.

Figura 0.8 — Bicheira de concretagem nas longarinas.

B - Bicheira no lado externo da longarina
expondo o interior da estrutura a agua que
A - Bicheira no lado interno da longarina escorre devido a auséncia de pingadeiras nos
drenos (foto obtida apenas com auxilio do
drone)

Fonte: O autor.

A - Armadura longitudinal positiva (25,0 mm de
didmetro) e estribos (10 mm de didmetro) B - Estribos expostos
expostos (vista inferior da longarina)
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Fonte: O autor.

As longarinas também apresentam fissuras, algumas com abertura maior que
os limites da ABNT NBR 6118 (2014), que seria de 0,3 mm para CAA Il, conforme a
Figura 0.10. No total, foram medidas as aberturas de 11 fissuras.

Figura 0.10 — Fissuras nas longarinas.

5 92 , I

ﬂ,sq

85

A - Fissura i B - Fissura ii C - Fissuraiiii

G - Fissura vii H - Fissura viii

| - Fissura ix J - Fissura x K - Fissura xi
Fonte: O autor.

Observou-se um padrao de fissuragdo (Figura 0.11), no qual as fissuras
maiores e com maior abertura ficam na altura intermediaria da longarina (regido da
armadura de pele), indicando uma fissuragao nao sistematica. Ja na regido da borda
tracionada (regido com maior taxa de armadura de flexao), observou-se um padrao
de fissuracao sistematica, com mais fissuras, de menor abertura e com menor

espagamento entre as fissuras.
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Figura 0.11 — Fissuras mais proximas na parte inferior da longarina, onde a taxa de armadura é maior.

Fonte: O autor.

Nos pilares também foram observados bicheiras de concretagem, conforme

mostra-se na Figura 0.12.

Figura 0.12 — Bicheira de concretagem nos pilares.
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Fonte: O autor.

O sistema de drenagem da ponte encontra-se obstruido, de modo que o

acumulo de detritos permitiu o crescimento de vegetagdao no local, além disso, a
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tubulagao do dreno possui comprimento insuficiente, sem existéncia de pingadeira, o

que causa patologias por onde a dgua escorre na estrutura (Figura 0.13).

Figura 0.13 — Problemas no sistema de drenagem.

A - Obstrucéo do sistema de drenagem B - Deficiéncia da tubulag&o do dreno
Fonte: O autor.

D.1.4.3 — Classificagao da estrutura

Através do levantamento e quantificagdo de todas as patologias e danos na
estrutura, classificou-se o viaduto segundo quatro métodos de inspegao, conforme a
Tabela 0.2. Os métodos de inspecao analisados sao dois brasileiros (DNIT, 2004;
ABNT NBR 9452, 2019), um americano (AASHTO, 2011; FHWA, 1995) e um esloveno
(COST 345, 2007). E apresentado na tabela um resumo com quantitativo das
patologias e as notas obtidas de acordo com cada norma utilizada.

Segundo dados do SGO, uma inspecéo rotineira foi realizada pelo DNIT em
2015, atribuindo uma Nota Técnica 4 (boa), a mesma nota encontrada para a inspegao

atual
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Tabela 0.2 — Classificacdo da ponte conforme as patologias e danos na estrutura.

Nota técnica

ABNT o COST 345

Elemento Manifestacao patolégica £ _m
W E F D M B k1 k2 k3 k4 VD

<
Fissuras 4 4 5 4 2 1 1,0 0,4 0,5 3 0,60

Longarinas

Nichos de concretagem 4 - - - 2 - - - - - 0,00
Lajes Lixiviagdo 4 4 4 4 2 2 0,7 0,4 0,5 3 0,84
Pilares Nichos de concretagem 4 4 5 4 2 2 1,0 0,8 0,5 3 2,40
Juntas Inexistente 1 - 4 3 2 0 - - - - 0,00
Pavimento asfaltico Fissuras 4 - 4 4 2 1 0,7 0,4 0,5 3 0,42
Drenagem Matéria organica 3 - 4 3 2 0 - - - - 0,00
Carbonatacao 4 4 - 4 2 1 1,0 0,4 1,0 1 0,40
Encontros Fissuras 4 - 4 4 2 2 0,3 0,8 1,0 3 1,44
NOTA FINAL 4 4 5 2 R=XVD =6,10

Fonte: O autor.
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D.1.5.1 — Esclerometria

A dureza superficial do concreto foi avaliada por meio do ensaio esclerométrico,
conforme a ABNT NBR 7584 (2012). O ensaio foi realizado préoximos aos pontos de
extracao dos testemunhos para correlacionar com os dados obtidos dos testemunhos

e do ensaio de ultrassom.

Toda a poeira e p6 superficial das areas de ensaio foram removidas através de
polimento energético com disco de corborundum onde foram desenhados reticulados

de aproximadamente 20 cm x 20 cm para a realizacdo de 16 impactos.

Os indices esclerométricos médios de cada area de ensaio foram calculados
conforme a ABNT NBR 7584 (2012), apresentados na Tabela 0.3. Observou-se um |IE
de valor elevado, porém indicando grande uniformidade entre os pontos analisados

na estrutura.

Tabela 0.3 — indices esclerométricos médios.

Area de ensaio
1 2 4 5
47 46 49 45
45 46 47 41
45 44 46 49
44 44 48 49
48 47 49 50
49 44 50 48
44 43 45 46
44 45 52 43
45 47 48 50
45 44 51 50
46 41 47 48
45 44 47 50
45 43 48 47
47 44 47 46
46 43 50 43

indices esclerométricos individuais

O RN AW ~NOOORWN A

16 45 47 49 49
Determinacdes uteis 16 16 16 15
IEmédio 45,6 44,5 48,3 47,5

Fonte: O autor.

D.1.5.2 — Ultrassonografia

A verificagdo da qualidade e da uniformidade do concreto foi feita com o ensaio

de ultrassonografia por meio da medicdo da velocidade de pulso ultrassénico ou
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velocidade de onda longitudinal (compressao). Esse ensaio € normatizado pela ABNT
NBR 8802 (2019).

Segundo Whitehurt (1951), a qualidade do concreto pode ser correlacionada

com a velocidade de propagacgao das ondas (Tabela 0.4).

Tabela 0.4 — Qualidade do concreto conforme a velocidade de propagacéo ultrassénica.

Velocidade da onda ultrassénica (m/s) Qualidade do concreto

Acima de 4500 Excelente
3500 - 4500 Otimo
3000 - 3500 Bom
2000 - 3000 Regular

Abaixo de 2000 Ruim

Fonte: Adaptado de Whitehurt (1951).

A velocidade de onda longitudinal foi avaliada com os testemunhos retificados,
antes da realizacdo do ensaio de compressao por meio de transmissao direta, € na
estrutura, a leitura foi feita de forma indireta (Figura 0.15). Na estrutura, as leituras
foram realizadas mantendo-se padronizado, em 200 mm, o espagamento entre os

transdutores.

Figura 0.15 — Ensaio de ultrassonografia por meio de transmissao direta (cotas em mm).
200 200

# 7 <

A - Transmissao indireta — Leitura na estrutura B - Transmissédo direta — Leitura no testemunho
Fonte: O autor.

Os resultados obtidos, na estrutura e nos testemunhos, para ondas P estao
apresentados na Tabela 0.5. Observa-se que o concreto possui boa ou 6étima

qualidade, apresentando boa uniformidade entre os pontos analisados na estrutura.
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Tabela 0.5 — Velocidade da onda ultrassdnica dos testemunhos x Qualidade do concreto.

Velocidade da onda ultrassonica (m/s)

Ponto Estrutura Testenunho Qualidade do concreto
1.1 Bom
12 3335 4292 Bom
2 3465 4253 Bom
4 3222 4211 Bom
5.1 Bom
59 3258 4363 Bom

Fonte: O autor.

D.1.5.3 — Pacometria

O ensaio de pacometria foi realizado para a verificagdo do espacamento entre
os estribos e da posi¢ao das barras nas regides onde foram extraidos os testemunhos.
Na Figura 0.16 é mostrado o posicionamento dos estribos no ponto 1, sendo

perceptivel que o espagamento entre eles € de aproximadamente 18 centimetros.

Figura 0.16 — Espagamentos dos estribos no ponto 1.

Fonte: O autor.

O resultado obtido com pacdmetro esta apresentado na Figura 0.17.
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Figura 0.17 — Resultado do pacémetro no ponto 1.

oSharpen
Signal strength
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Fonte: O autor.

Préximo ao ponto 2, pode-se observar o posicionamento de alguns estribos
devido a presencga de bicheiras de concretagem na regido (Figura 0.18), os quais

estdo espagados em aproximadamente 16 centimetros.

Figura 0.18 — Estribos expostos, préximos ao ponto 2.

Fonte: O autor.

Na regido dos encontros, verificou-se que o espagamento dos estribos na
regidao do engrossamento esta, aproximadamente, entre 16 e 18 centimetros, do lado

externo da longarina (Figura 0.19)
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Figura 0.19 — Posicao dos estribos no engrossamento.
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Fonte: O autor.

No meio do vao, préximo ao encontro, foi estimado o numero de camadas da
armadura longitudinal positiva (Figura 0.20) e da quantidade de barras na primeira
camada (Figura 0.21). Provavelmente, a longarina apresenta de trés a cinco camadas

de armadura longitudinal positiva nessa regi&o, com cinco barras na primeira camada.

Figura 0.20 — Camadas da armadura longitudinal positiva.

B - Camadas desenhadas na estrutura (vista
lateral da longarina)
Fonte: O autor.

A - Resultado do pacdmetro
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Figura 0.21 — Barras na primeira camada da armadura longitudinal positiva.
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Fonte: O autor.

D.1.5.4 — Acelerometria

Realizou-se o ensaio de acelerometria em dois pontos afim de calibrar do
modelo de elementos finitos. Utilizou-se dois acelerébmetros: um acelerédmetro da
marca Sensr GP1L (Figura 0.22) capaz de medir aceleracbes nos trés eixos
ortogonais e em um intervalo de frequéncia de 0 a 200 Hz; um acelerbmetro nos trés
eixos presente no Smartphone Motorola XT190 com o auxilio do aplicativo
MyFrequency e um range de leitura de frequéncia de 0 a 200 Hz. O celular foi fixado
com fita crepe e o acelerbmetro por meio de sua base magnética em arruelas

metalicas coladas na estrutura, ambos nas defensas, no meio e no quarto do vao.

As frequéncias foram obtidas em um intervalo de tempo superior a um minuto,
com a passagem de veiculos em alta velocidade (trafego normal da via, com
velocidade em torno de 60 km/h). A leituras feitas no meio e no quarto do vao, para
ambos o0s equipamentos estdo apresentadas na Figura 0.22 e na Figura 0.23,
respectivamente, sendo as frequéncias obtidas a partir da transformada rapida de

Fourier (FFT). Percebe-se que a leituras feitas com o celular possuem menos ruido.
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Figura 0.22 — Leituras no meio do véo.
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Figura 0.23 — Leituras no quarto do vao.
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Na Tabela 0.6 sdo mostradas as primeiras frequéncias naturais obtidas com os
dois aparelhos, indicando que os resultados ficaram préximos, o que mostra que viavel

a utilizacdo de Smartphones.

Tabela 0.6 — Frequéncias naturais obtidas com o ensaio de acelerometria.

Frequéncias naturais Acelerdmetro Smartphone
(Hz) Y2 vao Ya vao Y2 vao Ya vao
12 8,0 7,9
22 9,6 9,3 9,7 9,3
32 10,5 10,0
42 17,7 17,5 17,5 17,4
52 18,9 18,5 18,9 19,0
6° 22,8 22,8
72 231 23,3
82 24,0 23,9

Fonte: O autor.

D.1.5.5 — Extracéo de testemunhos

A ABNT NBR 7680-1 (2015) estabelece os requisitos para os processos de
extracdo, preparo, ensaio e analise de testemunhos de estruturas de concreto. Seis
testemunhos foram extraidos por uma perfuratriz (Figura 0.24) para o estudo da

estrutura, sendo todos nas longarinas.

Figura 0.24 — Extrac&o de testemunho no ponto 1.

Fonte: O autor.

Logo apds a extragao de cada testemunho, avaliou-se o avango da camada de

carbonatacdo na estrutura através da aplicagdo de uma solugdo de fenolftaleina,
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conforme a Figura 0.25. Observa-se que a frente de carbonatacdo de
aproximadamente 2,0 cm esta quase vencendo o cobrimento da armadura, o que é

preocupante para uma estrutura com pouco tempo de construgao.

Figura 0.25 — Profundidade da camada carbonatada nos testemunhos.

B - Testemunho 1.2 (2 cm)
i A Ay,

C - Testemunho 5.1 (2 cm) D - Testemunho 5.2 (2 cm)
Fonte: O autor.

Os testemunhos foram preparados e retificados para a realizagao do ensaio de
ruptura a compressao axial, sendo mantidos expostos ao ar em ambiente de

laboratério por no minimo 72 h antes do ensaio, de modo a compatibilizar com a leitura
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do ultrassom, que foi feita na condigdo seca. Algumas caracteristicas foram aferidas
antes do ensaio (Tabela 0.7), conforme a ABNT NBR 7680-1 (2015).

Tabela 0.7 — Caracteristicas dos testemunhos.

d h m Y
Testemunho Elemento T o h/d @) (kg/m?)
1.1 Longarina 100,4 197,2 1,96 3506 2246
1.2 Longarina 100,5 196,8 1,96 3510 2248
2 Longarina 100,4 195,9 1,96 3524 2272
4 Longarina 100,2 192,2 1,92 3452 2278
5.1 Longarina 100,6 166,2 1,65 2940 2226
5.2 Longarina 100,5 196,3 1,95 3346 2149

Fonte: O autor.

Os resultados obtidos no ensaio de resisténcia a compressao axial dos
testemunhos extraidos devem ser identificados por fg extinicial» S€ndo corrigidos

conforme a Equagéao 0.1.

fci,ext = [1 + (kl +ky + ks + k4)] ) fci,ext,inicial 0.1

onde,

k, — Coeficiente de corre¢do que leva em consideragao a relagdo h/d;

k, — Coeficiente de corre¢cao que leva em consideracao o efeito do broqueamento em
funcdo do diametro do testemunho;

k; — Coeficiente de corregdo que leva em consideragédo a dire¢do da extragcdo em
relacdo ao langcamento do concreto;

k, — Coeficiente de correcdo que leva em consideracao o efeito da umidade do
testemunho.

Para fins de verificacdo da seguranga estrutural, a estimativa da resisténcia
caracteristica do lote € dada pela média dos resultados individuais, conforme a

Equacao 0.2.

n
Zi:l ci,ext 0.2

f =
ckext,seg n
onde,

n — Quantidade de testemunhos.
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Primeiramente, dois testemunhos foram ensaiados para a estimativa da carga
de ruptura para a determinagao do médulo de elasticidade dos testemunhos restantes.
Os resultados individuais obtidos para o lote de testemunhos estado apresentados na
Tabela 0.8.

Tabela 0.8 — Resisténcia a compressao axial e modulo de elasticidade dos testemunhos.

Test h fci,ext,inicial 4 K fci,ext Eci,ext
estemunho 7
(MPa) Zl i (MPa) (GPa)
i=
1.1 35,23 0,07 37,59 29,27
1.2 35,77 0,07 38,13 28,22
2 31,70 0,07 33,77 -
4 35,99 0,06 38,26 27,94
5.1 31,18 0,04 32,46 -
5.2 35,70 0,07 38,04 27,68

Fonte: O autor.
A resisténcia caracteristica do lote € dada pela Equacéao 0.3.

fck'ext'seg = 36,37 MPa 0.3

O coeficiente de variagdo amostral (CV), que representa a divergéncia dos
resultados em relagdo a média amostral, é calculado pela Equagéo 0.4.

I X — %) 0.4

v = “X‘ I 100

onde,

X; — Valor na posicgao i;

X — Média aritmética dos dados.

Os resultados divergem em relagdo a média em 7,1%, indicando que todos os

testemunhos fazem parte do mesmo lote conforme a ABNT NBR 7680-1 (2015).
D.2 - RECONSTITUICGAO DO PROJETO
D.2.1 — Carregamento permanente

A secgao transversal do tabuleiro, fora da regido dos engrossamentos, esta
representada na Figura 0.26. A secdo € composta pela area de concreto armado,

incluindo as defensas, e pela area ocupada pela pavimentacgao.
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Figura 0.26 — Sec¢do transversal do viaduto.
i 900 "
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Fonte: O autor.

O carregamento permanente pode ser obtido pela multiplicagdo da area da
secao transversal ocupada por cada material pelo seu respectivo peso especifico. A
presenca de somente duas longarinas faz com que esse carregamento possa ser

distribuido igualmente entre as mesmas, conforme as Equacdes 0.5 e 0.6.

_ Aca*Yca 0.5
Bca=" 5

Apav " Ypav
gpav = - 5 0.6

onde,

gca — Carregamento permanente devido ao peso préprio do concreto armado;
gpay - Carregamento permanente devido ao peso préprio do material asfaltico;

Acn — Area da secdo transversal ocupada pelo concreto armado, incluindo as
defensas;

Ap,yv — Area da secéo transversal ocupada pela pavimentagao;
Yca — Peso especifico do concreto armado, adotado como sendo 25 kN/m?;
Ypav — Peso especifico do material asfaltico, adotado como sendo 24 kN/m?>.

Nas Equacbes 0.7 e 0.8 s&o apresentados os valores de gca € Zpav,
respectivamente.
3,99 - 25

1,23-24
Bpav = —— = 14,8 kN/m 0.8
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O carregamento permanente devido aos engrossamentos das longarinas em
regides proximas aos apoios pode ser considerado através de cargas concentradas,

conforme a Figura 0.27.

Figura 0.27 — Engrossamento da longarina nas regides préximas aos apoios.

Fonte: O autor.

A carga concentrada € obtida pela multiplicacdo do volume de concreto pelo

peso especifico do concreto armado, conforme as Equacdes 0.9 e 0.10.

0.9
Pi=Vi-vca

P2=V2.YCA 010
onde,
V; — Volume da i-ésima parte do engrossamento.

Nas Equagdes 0.11 e 0.12 sdo apresentados os valores de P, e P,

respectivamente.

P, = (0,80 - 0,40 - 1,59) - 25 = 12,7 kN 0.11

3,25-0,40 - 1,59
P, =( > )-25=25,8kN 0.12

O carregamento permanente devido as transversinas (Figura 0.28) pode ser
considerado como cargas concentradas aplicadas nas longarinas, obtidas pela
multiplicagdo do volume da transversina pelo peso especifico do concreto armado

distribuidas igualmente entre as duas longarinas, conforme as Equagdes 0.13 e 0.14,
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que representam as transversinas no meio do vao e as transversinas nos apoios,

respectivamente.
Figura 0.28 — Geometria das transversinas.
. b \ T
9l 2 3.
T D sl (B . e
* N el ; =
i 480 ) 1 400 i
A - Transversina no meio do vao B - Transversina sobre o apoio
Fonte: O autor.
(Vtransversina ) YCA) 0.13
P3 =
P, = (Vtransversina ) YCA) 0.14
2
onde,

Viransversina — VOlume da transversina.
Nas Equagdes 0.15 e 0.16 sado apresentados os valores de P; e P,,

respectivamente.

4,80-1,35-0,20 .
P3=( )-25=16,2kN 0.15

(4,00 - 1,35+ 0,30)
P, = >

-25=20,2kN 0.16

O carregamento permanente devido a cortina de fechamento (Figura 0.29)
pode ser obtido pela multiplicagdo de seu volume pelo peso especifico do concreto

armado, distribuido igualmente entre as duas longarinas, conforme a Equacéao 0.17.
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Figura 0.29 — Cortina de fechamento.

Fonte: O autor.

_ (Ver) 0.17
Py = ) *Yca

onde,
Vcr — Volume da cortina de fechamento.

Na Equacéao 0.18 é apresentado o valor de Ps.

14,04 - 0,30 .
P5=%-25=52,6kN 0.18
O carregamento distribuido em cada longarina esta representado na Figura
0.30.

Figura 0.30 — Carregamento permanente na longarina.
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Fonte: O autor.

Na Figura 0.31 é mostrado o diagrama de esforgo cortante devido ao
carregamento permanente e na Figura 0.32 € mostrado o diagrama de momento fletor
devido ao carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos e

minimo em cada vao.
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Figura 0.31 — Diagrama de esforgo cortante devido ao carregamento permanente, em kN.
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Fonte: O autor.

Figura 0.32 - Diagrama de momento fletor devido ao carregamento permanente, em kN.m.
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Fonte: O autor.

D.2.2 - Carregamento moével

As solicitagdes nas longarinas devido ao carregamento mével proveniente de

um trem-tipo da Classe 45 serdo avaliadas pelo

Método de Engesser-Courbon.

Segundo Cavalcante (2019), as linhas de influéncia das reagcbes de apoio nas

longarinas podem ser obtidas através da Equagao 0.19.
_ _P 2i-n-1)-e 0.19
T],L(X)—R,i—% 1+6 (/]/Lz—l)'z

onde,

n,;(x) — Valor da reagao de apoio da longarina 4, para

uma carga P posicionada a uma

distancia x da extremidade da se¢ao transversal do tabuleiro;

R; — Reagao de apoio da longarina 4;
P — Carga tomada como unitaria;

4 — Numero da longarina;
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n — Numero de longarinas;

e - Excentricidade (Figura 0.33), nula no centro de gravidade da secao transversal e
positiva da esquerda para a direita;

¢ — Distancia entre os eixos das longarinas.
Figura 0.33 — Seg¢éo transversal para o Método de Engesser-Courbon.
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Fonte: O autor.

Obteve-se as Equacdes 0.20 e 0.21 para as longarinas 1 (da esquerda) e 2 (da
direita), respectivamente. Devido a simetria da estrutura e a presenga de somente

duas longarinas, sera analisada somente a longarina 1.

ni(x) =Ry = —0,192 - x + 1,365 0.20

N2 (x) =R, =0,192-x— 0,365 0.21

Na Figura 0.34 é mostrado o posicionamento critico do veiculo-tipo e da carga
de multiddo para a longarina 1, para a situagdo em que a carga de multiddo esta
posicionada na regido do veiculo-tipo e para a situagdo em que n&o esta.

Figura 0.34 — Posicionamento critico do trem-tipo.

75 kN 75 kN

i SkN.m/m? SkN.m/m?

VWV v v v vy ]

A - Carga de multidao posicionada na regiao do B - Carga de multidao posicionada na regiao
veiculo-tipo fora do veiculo-tipo
Fonte: O autor.
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O trem-tipo longitudinal é composto por trés carregamentos, Q' representando
a carga de cada eixo do veiculo-tipo, q'; representando a carga de multiddo na regido
do veiculo-tipo e q', representando a carga de multiddo na regido fora do veiculo-tipo,
conforme a Figura 0.35. Esses carregamentos sao calculados nas Equacgdes 0.22,

0.23 e 0.24, respectivamente, sem consideragao do coeficiente de impacto.

Figura 0.35 — Trem-tipo longitudinal para um trem-tipo da Classe 36.
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Fonte: O autor.

Q' = (1,192 + 0,808) - 75 = 150,0 kN 0.22
0,712 - 3,7

¢1=(——7;——)-5=6ﬁkNﬂn 0.23
1,288 6,7

q3=(——?——)5=szmﬂn 0.24

Na Figura 0.36 € mostrada a envoltéria de esfor¢o cortante devido ao
carregamento permanente e, na Figura 0.37, a envoltéria de momento fletor, devido
ao carregamento permanente. Ambos apresentam os valores maximos e minimo em
cada vao.

Figura 0.36 — Envoltéria de esfor¢o cortante devido ao carregamento mével (kN).
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Figura 0.37 - Envoltéria de momento fletor devido ao carregamento mével (kN.m).
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Fonte: O autor.

D.2.3 — Estimativa da resisténcia caracteristica do concreto a

compressao (fck,projeto)

Devido a auséncia de informagdes sobre a resisténcia caracteristica a
compressado do concreto (f.;) considerada no projeto da ponte, foi realizada uma
estimativa através da verificagdo das bielas comprimidas de concreto nas sec¢des

criticas.
D.2.3.1 — Sec¢éo critica sobre 0s apoios centrais — Seg¢do 1

Primeiramente calcula-se o esfor¢o cortante solicitante de calculo (Vgq) na
secao conforme a ABNT NBR 8681 (2003), adotando-se a Equagéao 0.25.

Vsa = 1,35 Vg + @ 1,5+ Vi 0.25
onde,
Vg — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento permanente;
Vqk — Esforgo cortante solicitante caracteristico devido ao carregamento movel;
¢ — Coeficiente de impacto, conforme a ABNT NBR 7187 (2003) e a Equagéo 0.27.
©=14—0,007 2 0.26

onde,
£ — VAo tedrico, em metros.

Com base nessas informacodes, o coeficiente de impacto para esta secao é

dado pela Equacéao 0.27.
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@ =1,4— 0,007 16,34 = 1,286 0.27

Portanto, tem-se que o Vg4 para esta segéo é dado pela Equagéo 0.29.

Veq = 1,35 673,1 + 1,286 - 1,5 - 581,2 = 2029,5 kN 0.28

A secédo transversal considerada para verificacdo das bielas comprimidas de
concreto é retangular (Figura 0.38) com altura (h) de 182 centimetros e com largura

(by) de 80 centimetros.

Figura 0.38 — Secao retangular,
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Fonte: O autor,

O f.x pode ser estimado através da verificagdo das bielas comprimidas de
concreto, conforme a ABNT NBR 6118 (2007), obedecendo também os parametros

minimos relacionados a durabilidade do concreto.

Para a verificagao do estado-limite ultimo de elementos lineares sujeitos a forga
cortante, considerando o modelo de calculo |, tem-se que o f., pode ser estimado
através das Equacdes 0.29 e 0.30.

_ for \ fex 0.29
Voy =027 (1 250) by,
d=0,80-h 0.30

A solucéo dessa equacgao resulta em um f. = 9,4 MPa.

Para o modelo de calculo I, considerando estribos verticais, tem-se que o f.y

pode ser estimado através das Equacdes 0.31 e 0.32.

f f
Vsd=0,54-(1——)-C—k-bw-d-sen26-cotg6 0.31
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d=080-h 0.32
onde,
8 — Angulo de inclinagdo das bielas de compresséo.
Para bielas inclinadas a 45°, a solugéo resulta em f., = 10,9 MPa.
D.2.3.2 — Secgéo critica no meio do engrossamento — Sec¢éo 3
Analogamente, o Vg4 para esta se¢ao é dado pela Equacgao 0.33.

Veq = 1,35-516,7 + 1,286 - 1,5 - 507,4 = 1676,0 kN 0.33

A secao transversal considerada possui altura (h) de 182 centimetros e com

largura (b,,) de 60 centimetros, e cuja solugao resulta em um f., = 10,4 MPa.
Considerando o modelo de calculo Il, tem-se o valor minimo de . = 12,1 MPa.
D.2.3.3— Sec¢éo critica fora do engrossamento — Seg¢éo 4
Analogamente, o Vg4 para esta seg¢ao € dado pela Equagao 0.34.

Veg = 1,35 411,2 + 1,286 - 1,5 - 444,6 = 1412,5 kN 0.34

A secao transversal considerada possui altura (h) de 182 centimetros e com

largura (b,,) de 40 centimetros, e cuja solugao resulta em um f., = 13,3 MPa.
Para o modelo de calculo Il, a solug&o resulta em um valo de f . = 15,5 MPa.

Considerando os critérios de durabilidade da ABNT NBR 6118 (2007), o f
minimo para uma Classe de Agressividade Ambiental (CAA) Il € de 25 MPa. Portanto,
conforme a analise das trés segdes, estima-se que foi adotado, no projeto, um f

minimo de 25 MPa.
D.2.4 — Armadura longitudinal positiva — Se¢ao 6
D.2.4.1 — Secgéo transversal

Para o calculo da armadura longitudinal positiva, permite-se a consideragao de

uma largura colaborante (b¢), conforme a Figura 0.39.
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Figura 0.39 — Largura colaborante conforme a ABNT NBR 6118 (2007).
hf I

Largura colaborante

_ by bg
- : ; cg= 0,10 m ba= 260 m
_ / - / : c3= 015 m bgp = 1,9 m
= ; i : b= 230 m
: b= 460 m
ba= 15 m be= 450 m

A - Esquematizagdo da largura

B - Calculo da largura colaborante
colaborante

Fonte: O autor.

D.2.4.2 — Momento fletor maximo solicitante de calculo

O momento fletor solicitante de calculo (Mgy) € definido pela Equagao 0.35.

Msg = 1,35 Mg + @+ 1,5 - Mgy 0.35

Portanto, para a sec¢ao critica ao momento fletor positivo, o Mgyq € dado pela
Equacéo 0.36.

Mgy = 1,35 - 1440,7 + 1,286 - 1,5 - 1634,1 = 5096,2 kN.m 0.36

D.2.4.3 — Posigdo da linha neutra
Caso a linha neutra (L.N.) passe pela mesa da segé&o transversal, simplifica-se

o dimensionamento considerando uma secao transversal retangular de largura (by).

Caso contrario, o dimensionamento deve ser feito considerando uma secao T.

Devido a variacdo da espessura da laje, considerou-se uma espessura ficticia
(hg.) constante ao longo de toda a laje para simplificar a verificagdo da posigao da

L.N., conforme a Figura 0.40.

Figura 0.40 — Posigéo da L.N..

by, = by | Posicdo da linha neutra |
!y, .= 14 ¥= 52 om
/ fa= 179 MPa %= 6,5 cm
s e A A= 08 B= 004
hs.= 245 ocm
|  Ln.passapelamesa |
A- Espesajra ficticia da laje B - Verificagdo da posicédo da L.N.

Fonte: O autor.
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D.2.4.4 — Armadura positiva minima necessaria

A armadura de flexdo necessaria, com base no equilibrio dos esforgos internos

e considerando um ago da categoria CA-50, é apresentada na Figura 0.41.

Figura 0.41 — Armadura de flexao positiva necessaria.

b | Armadura de flex8o necessaria
f
by, bg ’ Ago= CA-50 My, = 0 kMN.cm
, f,= 500 MPa M, = 509619 kN.cm
_I'_-.:
I == 1,15 X = 6,5 cm

fa= 4348 MPa A= 00 cm?
A,= 820 cm?

Airec= 820 com?

A - Posicionamento da armadura

. o B - Armadura de flexdao necessaria
de flexdo positiva

Fonte: O autor.

Com base em um numero par de barras de diametro de 25 mm, tem-se que a
armadura longitudinal positiva prevista (Agprevisto) € indicada na Figura 0.42,
mostrando que um possivel arranjo das armaduras seria trés camadas de cinco barras
mais uma camada com trés barras, o que se aproxima do arranjo observado com o

pacdémetro.

Figura 0.42 — Armadura de flexao positiva prevista.

| Armadura de flexdo prevista |

= 25 mim
n¢, = 17
Npefetio= 18 |ﬂts,,.,m{, = 84 o’ |

Fonte: O autor.

D.2.4.5 — Verificagdo da fadiga

Conforme a ABNT NBR 6118 (2007), a verificagao da fadiga pode ser feita por
uma combinacdo frequente de agdes. A Equacdo 0.37 expressa a combinacao
frequente para a verificagdo de vigas de pontes rodoviarias.

Faser = Fgik + 0,5 Fgax 0.37

A verificagao da fadiga da armadura é satisfeita quando a maxima variagao de

tensao calculada Aog satisfazer a Equagao 0.38.

Aog < Afggfaq 0.38
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onde os valores de Afgqr,q Para armadura passiva da categoria CA-50 sdo dados na
Tabela 0.9.

Tabela 0.9 — Valores de Afg g, em MPa.

D
Caso (mm)
10 12,5 25
Barras retas ou dobradas com D > 25® - - 175
Estribos 85 85 -

Notas: D — Didmetro da barra de dobramento.
Fonte: Elaborada com dados extraidos da ABNT NBR 6118 (2007).

Segundo Cavalcante (2019), a maxima variagao de tensdo Acgs nas armaduras

longitudinais é realizada a partir da Equacgao 0.39.

. AMd,freq ’ (d - Xll) 0.39
III

AGSS = Ug
onde,

ag — Razéao entre os modulos de elasticidade do ago e do concreto, tomado igual a 10;

AMgfeq — Variagdo entre os momentos fletores maximo e minimo a partir das
combinagdes frequentes de agdes;

xq; — Posig¢ao da linha neutra no estadio |l de deformagao;
I[;; — Momento de inércia em relagao ao eixo de flexdo no estadio Il de deformacgéo.

Ainda segundo Cavalcante (2019), para o caso do momento fletor positivo as
armaduras sao dimensionadas para uma secao T. Inicialmente calcula-se a posicao
da linha neutra no estadio Il para uma secéao retangular (bs - h) conforme a Equacéao
0.40.

2
—O0g - As,ef + \/(OLE ' As,ef) +2- bf “Ag - As,ef -d 0.40
b¢

X =

Caso xj; < hy, ou seja, linha neutra passando pela mesa da segéo, 0 momento

de inércia no estadio Il &€ calculado pela Equagao 0.41.

b+ X} 0.41
L g * Ager® (d —xpp)?

Iy =
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Caso xj; > h¢, ou seja, linha neutra passando pela alma da secéo, recalcula-se

a posicao da linha neutra através das Equacdes 0.42, 0.43 e 0.44.

/ d
xi= A1+ [1+2-2 0.42

[Ager + B B

A= ag - g 0.43
w
bf—b.,) " h¢] h
As_ef'd+[( £ a:) f 7f
do = (bf —by) - h¢ 0-44
As,ef"'a—E

Para este caso, o momento de inércia no estadio Il € calculado pela Equagéao
0.45.

b-x3  (bf—Dby) - (x;; — hy)? 0.45
f311_(f W)B(u f)+aE-As,ef-(d—xH)2

Iy =

Para a verificagédo da fadiga, sera adotada uma espessura da mesa (hy) ficticia
que representa uma espessura uniforme ao longo de toda a segéo transversal do

tabuleiro, conforme a Equacéao 0.46.

he = 24,5 cm 0.46

Para a armadura longitudinal positiva na seg¢ao 6, a variagdo dos momentos
fletores positivos maximo e minimo para a combinagao frequente de a¢des € dada
pelas Equagdes 0.47, 0.48 e 0.49.

Msqmax = 1440,7 + 0,5 - 1634,1 = 2257,8 kN.m 0.47
Msdmin = 1440,7 + 0,5 - (—265,2) = 1308,1kN.m 0.48
AMggreq = 2257,8 — 1308,1 = 949,6 kN. m 0.49

A posigao da linha neutra e 0 momento de inércia no estadio Il, assim como o

coeficiente de fadiga (kr,q) estdo apresentados na Figura 0.43.
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Figura 0.43 — Verificacao da fadiga da armadura longitudinal positiva na segéo 6.

b;= 465 cm Mg = 14407 kN.m
by = 40 cm Mok min= 26562 kMN.m
= 182 cm Maema = 16341 kN.m
hy= 245 cm
d/h = 0.8 Mzamin= 13081 kN.m

Megme = 22578 kN.m
MMz= 9487 kM.m
A= BLE  ené
o = 10
Aos. = 8.4 MPa
Hy = 209 cm A= 176 MPa

Fonte: O autor.

D.2.5 — Armadura longitudinal negativa — Se¢ao 1
D.2.5.1 — Sec¢éo transversal

Para o calculo da armadura de flexdo negativa, considera-se uma segao

retangular situada sobre o apoio.

D.2.5.2 — Momento fletor minimo solicitante de calculo

Analogamente ao calculo do momento fletor maximo solicitante de calculo, para

a situacgao critica ao momento fletor negativo, o Mg, € dado pela Equagao 0.50.

Mgq = 1,35 - (—1808,0) + 1,286 1,5 - (—1264,6) = —4879,5 kN. m 0.50

D.2.5.3 — Posig¢do da linha neutra

A posicao da linha neutra esta representada na Figura 0.44.
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Figura 0.44 — Posigao da linha neutra para o momento fletor negativo critico.

7 4 ¥ :] | Posicdo da linha neutra
- Y= 14 y= 309 om
s ' f,= 179 Mpa x= 386 cm
h A= 0.8
b, = 80 cm B= 027
_______ ix
A - Secao transversal sobre o apoio B - Posicao da linha neutra

Fonte: O autor.

D.2.5.4 — Armadura negativa minima necessaria

Analogamente ao dimensionamento da armadura longitudinal positiva, a

armadura negativa necessaria (A's ), considerando um ago da categoria CA-50, é

apresentada na Figura 0.45.

Figura 0.45 — Armadura de flexdo negativa necessaria.

| Armadura de flexio necessaria

& Ago= CA-50

S e fx= 500 MPa
Faeid T:= 1,15
| fa= 4348 MPa A, 862  cm? |
bw
A - Posicionamento da armadura de ~ L .
B - Armadura de flexdo necessaria

flexao positiva
Fonte: O autor

Com base em um numero par de barras de didmetro de 25 mm, tem-se que a

armadura longitudinal negativa prevista (A's previsto) € representada na Figura 0.46

Figura 0.46 — Armadura de flex&o positiva prevista.

| Armadura de flex3o prevista I

¢ = 25 mm
Ng = 17
Ny efative = 18 A previse = 28,4 om? |

Fonte: O autor.
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D.2.5.5 — Verificagéo da fadiga

Segundo Cavalcante (2019), para o caso do momento fletor negativo as
armaduras sao dimensionadas para uma segao retangular. A posigao da linha neutra

no estadio Il é calculada conforme a Equacgao 0.51.

2
—Og " As,ef + \/(OLE ' As,ef) +2- bf "Ag As,ef -d 0.51
b

X =

Assim sendo, o momento de inércia no estadio Il € calculado pela Equagao
0.52.

bs - x3 0.52
3 =+ g * Ager® (d —xpp)?

Iy =

Para a armadura longitudinal negativa na se¢éo 1, a variagdo dos momentos
fletores negativos maximo e minimo para a combinagao frequente de ag¢des € dada
pelas Equagdes 0.53, 0.54 e 0.55.

Msdmin = —1808,0 + 0,5 - (—1264,6) = —2440,3 kN.m 0.53
Mgamix = —1808,0 + 0,5 - 243,8 = —1686,1 kN.m 0.54
AMg freq = —1686,1 — (—2440,3) = 754,2 kN.m 0.55

Analogamente a verificagdo da fadiga da armadura longitudinal positiva, a
posicao da linha neutra e o momento de inércia no estadio Il, assim como o coeficiente

de fadiga (ks,q) estdo apresentados na Figura 0.47.

Figura 0.47 — Verificagdo da fadiga da armadura longitudinal negativa na sec¢éo 1.

Sec¢do: Retangular
My = -1808 kMN.m

= 80 cm Mogmin= -126486 kMN.m
h= 182 com Mapmax= 2438 kN.m
d’h = 0.8 Mggmin= -2440.3 KN.m

Megmax= -1686.1 KN.m
AMs;= 7542 kN.m

Pemin= B56 cn?
or= 10
Aoe.= 68  MPa
1= 461 cm A = 175 MPa
Iy = 11087200 cm® kpg= 1,00

Fonte: O autor.
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D.2.6 — Armadura transversal

D.2.6.1 — Redugéo do esforgo cortante solicitante de calculo em

regiées proximas aos apoios

A ABNT NBR 6118 (2007) permite que, para o calculo da armadura transversal,
o esforgo cortante no trecho entre o apoio e uma secgao situada a uma distancia h/2

da face do apoio seja constante e igual ao desta se¢cdo, conforme a Figura 0.48.

Figura 0.48 — Reducgao do esforgo cortante em segbes préximas aos apoios.

Fonte: O autor.

D.2.6.2 — Regido proxima aos encontros — Seg¢éo 6

O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal € dado pela Equacgao 0.56.

Veq = 1,35 367,1 + 1,286 - 1,5 - 435,8 = 1336,0 kN 0.56

O calculo da armadura transversal sera baseado na sec¢ao transversal situada

uma distancia d/2 da face do apoio, tendo largura conforme a Figura 0.49.

Figura 0.49 — Largura da secéao transversal para o calculo da armadura transversal.

40 325
I . e J 40 x= 1132 com
80 e e = 71 cm
________._/—'-“"_”‘(._'A‘_‘

X

B - Largura para o calculo da armadura

A - Geometria do engrossamento
transversal

Fonte: O autor.

Adota-se o Modelo |l para o dimensionamento da armadura transversal, com
bielas inclinadas a 36°, obtém-se a armadura transversal minima (Figura 0.50) e o
espagcamento maximo entre os estribos (Figura 0.51). Nota-se que o valor obtido com
a reconstituicdo do projeto € bem proximo ao valor aferido com o ensaio de

pacometria.
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Figura 0.50 — Area minima de estribos verticais na regido préxima ao encontro.
| Armadura transversal necessaria |

Ago= CA-S0 Ve = 42662 kN
fi= 500 MPa V.= 6716 kN
Y.,= 115 V,,= ©b644 kN

fa= 4348 MPa

[ Anec= 85 cmim |

Fonte: O autor.

Figura 0.51 — Espagamento maximo entre os estribos na regido préxima ao encontro.

| Armadura transversal prevista I
Q= 10 mim
Niamos — 2 unidades
5, = 18 cm | Aspprev= 87 comim |

Fonte: O autor.
Segundo Cavalcante (2019), a variagdo das tensdes normais atuantes nos
estribos (Aog,,) para as combinagdes frequentes € dada pelas Equagdes 0.57, 0.58 e
0.59.

AO-Sw = Osw,max — OSw,min 0.57
o _ Vsdmax — 0,5 Ve
Sw,max — A 0.58
—Sw . .
( S )ef (0'9 d)
VSd,ml’n -0,5- Ve
0.59

OSsw,min = ( A
sw

s )ef- 0,9 - d)

Para a secao 5, a variagao das tensdes normais atuantes nos estribos é dada

pelas Equagdes 0.60, 0.61 e 0.62.

Oswmax = 22,4 MPa 0.60
Osw,min — 0,70 MPa 0.61
Aog,, = 22,4 —0,70 = 21,7 MPa 0.62

A verificacdo da fadiga € satisfeita, conforme a Equacédo 0.63, portanto o

coeficiente de fadiga (k¢,q) € igual a 1.

D.2.6.3 — Regidao de esforgo cortante maximo solicitante de

calculo — Segéo 2
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O esforgo cortante solicitante de calculo (Vsq) para o dimensionamento da

armadura transversal desta se¢ao € dado pela Equagao 0.64

Veq = 1,35-588,4 + 1,286 - 1,5 - 534,1 = 1824,3 kN 0.64

A armadura transversal necessaria (Asynec) € apresentada na Figura 0.52.

Observa-se que para o mesmo didmetro e para quatro ramos, o espagamento maximo

€ de 20 centimetros, (Figura 0.53).

Figura 0.52 — Estribos na secao critica.

I Armadura transversal necessaria |

Ago= CA-50 Veaz= 42662 kN
fu= 500 MPa V.= 5597 kN
Y,= 115 V.= 12646 kN

fa= 4348 MPa

| Bonee= 161  cm¥fm |
Fonte: O autor.

Figura 0.53 — Espagamento maximo para a situagcédo de quatro ramos.

| Armadura transversal prevista |

Q= 10 mm
Mramas = 4 unidades
5 = 20 cm | Bouprev= 157  em¥/m |

Fonte: O autor.

Analogamente a seg&o 5, a variagao das tensdes normais atuantes nos estribos

na secao 2 € dada pelas Equacdes 0.65, 0.66 e 0.67

Oswmax = 27,2 MPa 0.65
OSw,min — 14,2 MPa 0.66
Aog,, = 27,2 — 14,2 = 13,0 MPa 067

A verificagdo da fadiga € satisfeita, conforme a Equacdo 0.68, portanto o

coeficiente de fadiga (k¢,q) € igual a 1.

Aog,, = 13,0 MPa < Afgq.q = 85 MPa 0.68



357

D.3 — ANALISE DA SEGURANCA ESTRUTURAL
D.3.1 — Modelo de elementos finitos

Na Figura 0.54 é apresentado o modelo de elementos finitos em 3D gerado a
partir do software CSIBridge v.23 e sua respectiva malha de elementos finitos. Todos
os elementos que compdem o tabuleiro foram discretizados por meio de elementos
de casca (Shell).

Figura 0.54 — Modelo estrutural do viaduto no soffware CSIBridge.

>

. Az i
= Sl
H T T LT g |
i:m“iiiiinmun

) B - Malha de-_elementos finités
Fonte: O autor.

D.3.1.1 — Propriedades do concreto

Adotou-se para as propriedades do concreto no modelo de elementos finitos
(resisténcia a compressao do concreto, mddulo de elasticidade e peso especifico) os

valores obtidos nos testemunhos, conforme a Figura 0.55.



Figura 0.55 — Propriedades do concreto no modelo de elementos finitos.

_ 2] matenial Property Data
General Data
Material Name and Display Color C35
Material Type Concrete
Material Grade o 4000 psi

aterial Notes

Weight and Mazss

Modify/Show Motes...

Weight per Unit Volume 21,9326

Mags per Unit Volume 22385

lzotropic Property Data
Modulus Of Elasticity, E
Poizson; U
Coefficient Of Thermal Expansion, A

Shear Modulus, G

Other Properties For Concrete Materials
Specified Concrete Compressive Strength, fc
Expected Concrete Compressive Strength

|_J Lightweight Concrete

|:| Switch To Advanced Property Display

oK |

Cancel

Fonte: O autor.

Units

KN, m, e

28277500,

02
9,900E-06
(11782282,

35370,

36370,

D.3.1.2 — Segéo transversal do tabuleiro
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Modelou-se a secéo transversal do tabuleiro como viga t de concreto (Concrete

Tee Beam), conforme a Figura 0.56. O engrossamento das longarinas nas se¢des

préximas aos apoios foi representado por variagdes paramétricas (Parametric

Variations), as quais aumentam a espessura da longarina, conforme a Figura 0.57.



Figura 0.56 — Sec¢édo transversal do tabuleiro da ponte.

TT 1T

Tee Beam

A - Viga t de concreto

359

- — e ———

s

X

B - Esquema da segéo transversal no software
Fonte: O autor.

Figura 0.57 — Engrossamento da longarina nos vaos centrais representado por uma variagao

paramétrica.
Point Segment Type and Paint Type Digtance im. Change
[} Segment Is From Pointin - 1} to Point(n} m m
1 hat 0, 0.4
Start of Variation
2 Linear 0.4 0.4
3 Linear 36 0,
4 Linear 1273 0,
5 Linear 15,593 0.4
g Linear to End of Variation 16,33 0,4

A - Dimensdes do engrossamento nos vaos centrais

Lo 8

B - Esquematizacao do engrossamento nos vaos centrais

Fonte: O autor.

O carregamento devido a camada de pavimentacgao asfaltica (Wearing Surface

Loads) é inserido juntamente com a secao transversal, sendo um carregamento

distribuido sobre a laje, exceto na regido das defensas (Figura 0.58). Considerou-se

uma camada uniforme de 15 cm, portanto, ao multiplicar essa espessura pelo peso

proprio do material asfaltico (ypay), Obtém-se que o carregamento devido a camada

de pavimentacao asfaltica é de 3,6 kN/m?2.
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Figura 0.58 — Carregamento devido a camada de pavimentagéo asfaltica.

=

Fonte: O autor.

O carregamento devido ao peso proprio das defensas do tipo New Jersey
também é inserido juntamente com a se¢ao transversal, sendo um carregamento
linear e uniformemente distribuido do longo do eixo que passa pelo centro de
gravidade (C.G.) do elemento (Figura 0.59). O carregamento é obtido pela
multiplicagdo da area da secéo transversal da defensa pelo peso préprio do concreto

armado (yca), obtendo-se um carregamento de 5,8 kN/m.

Figura 0.59 — Carregamento devido as defensas do tipo New Jersey.

5
17,5 17,5

N

3

N\

>4

A - Distribuicdo do carregamentb B - C.G. da segao
Fonte: O autor.

D.3.1.3 — Transversinas e travessas

Todas as transversinas estao conectadas a laje do tabuleiro no modelo (Figura

0.60) devido a configuragao padrao do software, nao sendo possivel desconecta-las.
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Figura 0.60 — Transversina conectada a laje do tabuleiro.

Fonte: O autor.

D.3.1.4 — Cortinas de fechamento

O software nao permite a modelagem de cortinas de fechamento compativeis
com a geometria usualmente encontradas nas pontes brasileiras, portanto, a
representacao das cortinas é feita por transversinas (Figura 0.61), as quais possuem
a espessura calculada baseada no volume total da cortina. Obteve-se uma espessura

de, aproximadamente, 67,0 centimetros para a transversina.

Figura 0.61 — Cortina de fechamento no modelo de elementos finitos.

' %"
- o |

A- Represéntagéb da cortina de fechamento no software

B - Espessura adotada
Fonte: O autor.
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D.3.1.5 —Calibracdo do modelo

A discretizagdo do modelo foi feita com as dimensdes (em metros) descritas na
Figura 0.62.

Figura 0.62 — Discretizagdo do modelo de elementos finitos.

Select-a Bridge Object and Action Structural Model Options
Bridge Object Action () Update as Spine Model Using Frame Objects
BOBI1 | Clear and Create Linked Model W
© Update as Area Object Model
Modify/Show Selected Bridge Object... Preferred Maximum Submesh Size |U.5 I

Discretization Information () Update as Solid Object Model

Maximum Segment Length for Deck Spans et

Maximum Segment Length for Bent Cap Beams

Maximum Segment Length for Bent Columns

Save Named Set 5 amed Sef oK Cancel

Fonte: O autor.

Todos os apoios sdo de Neoprene, com suas propriedades apresentadas na
Figura 0.63, cujo valor de mola para translagao horizontal nas dire¢des U2 e U3 foram

estimados, uma vez que nao foi possivel obter as dimensdes exatas do aparelho.
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Figura 0.63 — Propriedades do Neoprene.
E! Linear LinkSuppdrt Directicnal Froperties

H
Link!Support Hams Stiffness Valuss Used For All Lead Cazss
© stiffness Iz Uncouplad () stiffness Is Coupled
U1 uz U3 R1 Rz R3
Fied c o

Cirsctional Contral I I iz A | E2 it I |

Direction Fixed

1

u2 O

u3 O

O rt

Cl R? Camping Values Used For All Load Cazes

O w3 o Damping Iz Uncoupled O Damping Iz Coupled

- N uz U3 R RZ R3

| Foxed 0, 0, |

Shear Distance from End J

uz 0

uz 0,
Units

KN, m C w

Fonte: O autor.

Para a andlise modal, a massa da estrutura (dos elementos shell) foi
aumentada em 50% (Figura 0.64), afim de representar o peso do veiculo que transpds
a ponte durante o ensaio, das defensas, da pavimentacdo, etc., uma vez que a
camada de pavimentacdo e as defensas inseridas nas propriedades da secéo

transversal do tabuleiro ndo sdo computados na analise modal do software.
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Figura 0.64 — Fatores modificadores de propriedades e rigidez dos elementos Shell.

E]'3 yperty/Stiffness Modification

Property/Stiffness Modifiers for Analyzsis

Membrane f11 Modifier !
Membrane 722 Modifier |
Membrane f12 Modifier '
Bending m11 Modifier
Bending m22 Modifier 1
Bending m12 Modifier \
Shear 13 Modifier 1

Shear v23 Modifier !

| - E s
lass Modifier i

Weight Modifier

[T Cancel

Fonte: O autor.

Os principais modos de vibragdo da estrutura (flexional e torcional) estdo

apresentados na Tabela 0.10.
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Tabela 0.10 — Modos de vibragdo do modelo de elementos finitos, conforme o aumento da massa do

sistema.
) Frequéncia
Modo Tipo (Hz)
4° 8,06
6° 9,79

Fonte: O autor.

D.3.2 — Veiculo analisados

Com o modelo de elementos finitos ajustado, analisou-se, a carga movel
rodoviaria padrdo da normatizagdo atual (ABNT NBR 7188, 2013), a TB-450,
conforme a Tabela 0.11.

Tabela 0.11 — Trem-tipo analisado
Unidade TB-450

Potal kN 450

P+ kN 75

P2 kN 75

= e P3 kN 75

C m 6,0

P. P: P L m 3,0

b+ m 0,50

bl (10 e bz m 0,50
L bs m 0,50
] :I —1-- ':|: ba m 0,2

[ a m 1,5
b m 2,0

Fonte: O autor.
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Analisou-se também alguns veiculos presentes no estudo de El Debs et al
(2004), conforme a Figura 0.65, além de mais trés veiculos mais atuais apresentados

na Figura 0.66.

Figura 0.65 - Veiculos analisados no estudo de El Debs et al (2004).

v v v v“’ - v

5 5 85 85 85 85 85 85
B - Rodotrem (74 ton) — 25,00 m de comprimento (RT 74/25)

»
©
=]

6 85 85 85 85 85 85 85 85

C - Bitrem (74 ton) — 24,90 m de comprimento (BT 74/25)

{ 1500 4200 1400 2800 1250 1 1250 11100

v vy v

6 85 85 85 8% 895

D - Caminhao basculante (48,5 ton) — 13,50 m de comprimento (B 49/14)
Fonte: Adaptado de El Debs et al (2004).
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Figura 0.66 — Outros CVC’s analisados.
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Fonte: Adaptado de Noma (2022).

Todos os veiculos foram analisados em conjunto com a carga de multiddo. O
software CSIBridge v23 considera a carga de multiddo distribuida em faixas
perpendiculares ao eixo longitudinal da ponte. A carga € distribuida ao longo de toda
a faixa, incluindo a regido ocupada pelo veiculo-tipo. Para compatibilizagdo com a
normatizagao brasileira, onde a carga de multidao ndo € colocada nessa regido, sera

feita uma superposicao de efeitos.
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A carga de multiddo sera composta de duas partes: uma aplicada em toda a
largura do tabuleiro, exceto na regido das defensas, e outra aplicada na area do

veiculo-tipo, porém com sentido contrario (Figura 0.67).

Figura 0.67 — Composigédo da carga de multidao
5 kKN/m?

Fonte: O autor

Um Conjunto Transportador de Cargas Especiais Indivisiveis, que possui um
peso bruto total (PBT) de 199,800 toneladas (Figura 0.68) também foi analisado.
Ressalta-se que para analise das solicitagdes deste veiculo, ndo foram considerados

o coeficiente de impacto nem a carga de multidao.
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Na Tabela 0.12 sao apresentas as solicitacbes caracteristicas criticas devido
ao carregamento movel para cada veiculo, e sua relagdo com as solicitagbes
caracteristicas criticas do trem-tipo de projeto. Percebe-se que todos os veiculos
possuem as solicitagdes superiores as solicitagdes do trem-tipo de projeto, sendo o

momento fletor negativo caracteristico o mais critico.

Tabela 0.12 — Solicitagdes devido ao carregamento mével no modelo de elementos finitos.

SEGAO 2 SEGAO 1 SEGAO 6

VEiCULO Vqk (kN) Mgk (kN.m) Mgk (kN.m)
Minimo Maximo Minimo Maximo Minimo Maximo
TB-450 -16,5 +340,7 -958,9 +161,2 -206,2 +942,5
RT 74/20 -26,4 +487,5 -1356,9 +230,0 -292,0 +1217,2
RT 74/25 -23,4 +434,6 -1257,0 +200,8 -248,2 +1066,6
BT 74/25 -22,7 +437,2 -1267,2 +206,3 -247,7 +1062,3
B 49/14 -21,5 +457,0 -1205,2 +215,5 -275,3 +1208,9
313 -20,9 +395,7 -1084,2 +184,0 -234,1 +987,4
3S3 -21,2 +410,3 -1143,6 +184,2 -235,5 +1053,8
383 + 4° eixo -23,6 +484,0 -1235,8 +223,2 -285,7 +1246,8
PBT 200 -43,3 +598,0 -1545,8 +309,7 -345,3 +1540,0

Fonte: O autor.

D.3.3 — Solicitag6es devido ao carregamento permanente no MEF

Na Figura 0.69 séo apresentados os diagramas de esforgo cortante (DEC) e de
momento fletor (DMF) caracteristicos para o carregamento permanente obtidos via

modelo de elementos finitos.
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Figura 0.69 — DEC e DMF para o carregamento permanente via MEF.

800,
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-2000,
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2000,

.

1308,0

Mement About Horizantal Axis (M3} Max = 1308 0583 Min = -1827 372 (KN-m)

B - DMF
Fonte: O autor.

D.3.4 — Modelos de analise da seguranga estrutural

Uma das formas de avaliar a seguranga estrutura é por meio do Rating Factor,

calculado de acordo com a Equacdo 0.69. O método consiste basicamente em

calcular a relagdo entre a resisténcia da sec¢ao analisada ao carregamento movel e as

solicitagdes devido ao veiculo analisado. Logo, quando o resultado € maior do que

1,0, a estrutura esta segura para a transposi¢cao do veiculo analisado.

onde,

RF =

®-R4q —vg - Gk
Yo Q- @

@ - Fator de reducao da capacidade;

R4 — Resisténcia de projeto;

0.69

vc — Coeficiente de majoragéo das ag¢des permanentes devido ao peso proprio;

Gy — Valor caracteristico da agao permanente devido ao peso proprio;
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Yq — Coeficiente de majoragao das agbes variaveis;
Qx — Valor caracteristico da agao variavel;
¢ — Coeficiente de amplificacdo dinamica (Coeficiente de Impacto).

A ABNT NBR 7187 (2021) permite, para obras rodoviarias existentes sem
limitagbes estruturais identificadas, a reducdo dos coeficientes de majoragdo dos

esforgos (y; € vq), desde que sejam atendidas as seguintes condigbes:

o Classificagdo igual ou superior a 4 para parametros estruturais e de
durabilidade, obtida em inspecao especial, conforme a ABNT NBR 9452
(2019). A confirmacgao da classificagdo estrutural deve sempre ser feita
mediante a uma verificagao estrutural, considerando a caracterizagao
geométrica e dos materiais na condigao atual;

e Casos de inexisténcia de limitacdo de acesso a todos os elementos
estruturais, exceto quando forem adotadas providéncias destinadas a
sanar essa deficiéncia;

e Obras com bom desempenho estrutural, no minimo ao longo de 30 anos
apos o inicio da operagao, obrigatoriamente comprovado por meio de

verificagao estrutural.

Quando atendidos integralmente todos os requisitos acima, permite-se a

adocgao dos coeficientes de majoracao dos esforgos apresentados na Tabela 0.13.

Tabela 0.13 — Coeficientes de majoragéo das agdes.

Acgdes permanentes agrupadas (y) Acdes variaveis (yq)
1,20 1,35
Fonte: O autor.

O coeficiente de impacto (@) é calculado conforme a ABNT NBR 7188 (2013),
o qual é composto por trés parcelas (Equagdes 0.70, 0.71, 0.72, 0.73 e 0.74): o
Coeficiente de Impacto Vertical (CIV), o Coeficiente de Numero de Faixas (CNF) e o
Coeficiente de Impacto Adicional (CIA). Para o estudo, o CIA sera desconsiderado,
pois trata da verificagcdo da seguranca das secgdes criticas para momento fletor e

esforco cortante.

@ = CIV-CNF - CIA 0.70
CIV = 1,35 £<10m 0.71
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_ 20 10< ¢ 0.72
CIV_1+1’06'<£+50> <200m

CNF=1-0,05-(n—2)>0,9 0.73

CIA =1,0 0.74

Percebe-se que para o calculo do Rating Factor € necessario a obtencéo de
dois itens, a capacidade resistente residual do elemento estrutural (¢ -Rd) e as
solicitagdes caracteristicas para o veiculo em analise. Desse modo, desenvolveu-se
uma metodologia para obtengdo do Rating Factor, considerando dois caminhos de

analise, conforme a Figura 0.70.

A obtencao da capacidade resistente residual depende da existéncia do projeto
da estrutura e da realizagcdo de ensaios experimentais. Para o estudo, ndo se tem
disponivel o projeto da ponte, portanto a obtengédo da capacidade resistente residual
sera feita por dois modelos, o primeiro sem a utilizagado de ensaios experimentais e 0

segundo com a utilizagao destes ensaios.

Para o primeiro caminho de analise, é obtido o fator de reducdo da capacidade
(@) por meio da nota técnica atribuida a ponte. Ja o segundo caminho, o fator de
reducdo da capacidade esta embutido no calculo da capacidade resistente obtida a
partir dos dados de ensaios experimentais. Ressalta-se que a resisténcia de projeto

(Rd) sempre deve ser obtida conforme a normatizagao vigente.

O Rating Factor foi avaliado para o esforgo cortante resistente de célculo e para
os momentos fletores resistentes de calculo positivos e negativos. O resultado final €

o0 menor valor entre os trés analisados.



Figura 0.70 — Fluxograma de analise da seguranga estrutural de pontes rodoviarias.
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Fonte: O autor.
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D.3.4.1 — Resisténcia de projeto (Rq) conforme 0 fek previsto

O esforgo resistente de projeto € calculado a partir das armaduras minimas e
da resisténcia caracteristica a compressdao do concreto prevista, obtidas com a
reconstituicdo do projeto, adequando-se as recomendagdes da normatizagao atual

brasileira.

Nao houve modificagdes da ABNT NBR 6118 (2003) para a ABNT NBR 6118
(2014) no dimensionamento das armaduras de flexdo, portanto, o0 momento fletor
resistente tedrico, para a armadura longitudinal positiva (Mggq tesrico) N@ S€G&0 6 € igual
ao momento fletor de calculo utilizado para a obtengdo da armadura, conforme a

Equacao 0.75.

MRd'teériCO == 5096,2 kN. m 075

Analogamente ao momento fletor resistente tedrico, para a armadura
longitudinal positiva (Mgq tesrico) N@ S€G&0 1, Nna Equagédo 0.76 € mostrado o momento

fletor resistente tedrico, para a armadura longitudinal negativa (M'gq tesrico)-

M'Rd tesrico = —4879,5 kN. m 0.76

Analogamente ao momento fletor, o esforgo cortante resistente teorico

(VR tesrico) N s€G&0 2 € dado pelo esforgo cortante de calculo critico (Equagao 0.77).
VRd,teérico = 1824,3 kN 0.77
D.3.4.2 — Resisténcia de projeto (Rq) conforme 0 fekext seg

Para o calculo da resisténcia, a ABNT NBR 6118 (2014) permite que o
coeficiente de minoracédo da resisténcia do concreto (y.), tomado igual a 1,4, seja

dividido por 1,1 no caso de testemunhos extraidos da estrutura.

Analogamente ao item anterior, tem-se que o momento fletor resistente real,

para a armadura longitudinal positiva (Mrq rea1) Na se¢do 6 € dado pela Equagéo 0.78.

MRd,real = 5130,7 kN. m 0.78
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O momento fletor resistente real, para a armadura longitudinal negativa
(M'Rq real) N SeGa0 1 é dado pela Equagao 0.79.
M'Rareal = —5096,3 kN.m 0.79
Analogamente ao item anterior, tem-se que o esfor¢o cortante resistente real,

para a armadura transversal (Mrq req1) Na se¢édo 2 € dado pela Equagéo 0.80.

VRd,real = 2168,9 kN 080

D.3.4.3 — Modelo |

O fator de redugdo da capacidade (@) para o Método Esloveno é dado pela
Equacéao 0.81.
@ = BR . e_aR'BC'V 081

onde,

Br — Relagéo entre as resisténcias médias verdadeira e de projeto da segao critica,
tomado como 1;

agr — Fator de deterioracao da ponte, representando a condigao da ponte conforme a
Tabela 0.14;

B. — Valor alvo do indice de seguranca, tomado como 3,5 para a vida util normal e 2,5
para vida util limitada (até 6 anos ou até a proxima inspecéao principal);

V - Coeficiente de variagdo da resisténcia do membro, tomado como 10% quando
calculado através de experimentos, 15% quando baseado em informacdes de projeto
e 20% se uma informagao menos confiavel for utilizada.
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Tabela 0.14 — Fator de deterioracdo segundo o método esloveno.
Condigao Fator de

Classe T Intervengdes necessarias condigao (Rq) oR

1 Muito boa Semservicode <5 0,3
manutencao/reparo necessario

5 Boa Servigo de manutt,ar)g:ao 3410 0.4

regular necessario

3 Satisfateria  ocvi0 de manutengao/reparo 7a15 0.5
intensificado dentro de 6 anos

4 Toleravel Servigo de reparo substancial 12225 0.6

necessario dentro de 3 anos
5 Inadequada Reparo e postag!gm imediata 22235 0.7
necessarios
6 Critica Fechamento imediato e > 30 0.8

reparo/reforgo necessarios
Fonte: O autor.

Para a ponte em estudo, obteve-se um fator de condicdo (R.) de
aproximadamente 6, portanto a ponte se enquadra na classe 2 (Boa) conforme Tabela
0.14, onde tem-se um fator de deterioragédo (ay) de 0,4. O valor alvo do indice de
segurancga (f3.) foi tomado como 3,5, pois trata-se de vida util normal. Baseado em
experimentos, o valor do coeficiente de variagdo de resisténcia (V) € tomado como
10%. Portanto, o fator de redu¢do da capacidade (@) para o método esloveno € dado

pela Equacao 0.82.

® =087 0.82

O fator de redugao da capacidade (@) para o Método Lituano pode ser calculado

conforme a Equacgéo 0.83.
_1 0.83

onde,

ar — Fator de deterioragdo dos elementos da ponte, conforme a condicdo das
estruturas resistentes da ponte (Tabela 0.15).
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Tabela 0.15 — Fator de deterioragdo para o método lituano (ag).

Classificagao da ponte

(Pontos) IR
5 0,05
4 0,10
3 0,20
2 0,25
1 0,35

Fonte: O autor.

A ponte pode ser classificada em 4 pontos, portanto o fator de deterioragéo (aR)
€ tomado como 0,10. Portanto o fator de redugédo da capacidade (@) para o método
Lituano € dado pela Equagao 0.84.

® =090 0.84

O fator de redugdo da capacidade (@) para o Método Americano pode ser
calculado conforme a Equacéao 0.85.

Q=0 Dy - P 0.85

onde,

& . — Fator de condig¢ao, conforme a Tabela 0.16;
@, — Fator do sistema, conforme a Tabela 0.17;

@ — Fator de resisténcia, tomado como 1 quando nenhuma analise for realizada.

Tabela 0.16 — Fator de condigéo (®.).

Condigao estrutural do componente ¢,
Bom ou satisfatério 1,00
Regular 0,95
Ruim 0,85

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).
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Tabela 0.17 - Fator do sistema (®y).

Item Tipo de superestrutura ()8
1 Membros soldados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,85
2 Membros rebitados em pontes de duas vigas/trelica/arco 0,90
3 Membros de multiplas barras em pontes trelicadas 0,90
4 Pontes de trés vigas com espagamento entre vigas de 6 ft (1,83 m) 0,85
5 Pontes de quatro vigas com espagamento entre vigas < 4 ft (1,22 m) 0,95
6 Demais pontes em viga e pontes em laje 1,00
7 Vigas de piso com espagamento > 12 ft (3,66 m) e longarinas nao- 085

continuas ’
8 Subsistemas de longarinas redundantes entre vigas de piso 1,00

Fonte: Adaptado de AASHTO (2018).

A AASHTO (2018) recomenda que seja obedecida a Equacgéao 0.86.

d,. - b, > 0,85 0.86

O tipo da superestrutura do viaduto se enquadra no item 6 da Tabela 0.19 (¢ =
1,00), podendo-se adotar uma condig¢ao estrutural regular (¢, = 0,95), portanto o fator

de redugao da capacidade (¢) para o método Americano é dado pela Equacgéao 0.87.

® =095 0.87

Para a classe de projeto, a Classe 45, as Equacgdes 0.88, 0.89 e 0.90
representam o RF para o momento fletor positivo, momento fletor negativo, e esforgo

cortante, respectivamente, para o método esloveno conforme o Modelo |I.

TR _ 0,87-5096,2—1,20-1308,0 __
Momento fletor positivo:  RF = s (iazoss) = 1,70 0.88
L _ 0,87-4879,5-1,20-1827,4 __
Momento fletor negativo:  RF = T35(13z9589) = 1,20 0.89
Forca cortante; ~RF = 2271824371209534 _ 4 g9 0.90

1,35-(1,32:340,7)

O RF de cada veiculo para o Modelo | esta descrito na Tabela 0.18, conforme

os trés métodos.
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Tabela 0.18 — Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo I.

, Método Método Método
Veiculo . .
Esloveno Lituano Americano

TB-450 1,20 1,30 1,43
RT 74/20 0,85 0,92 1,01
RT 74/25 0,92 0,99 1,09
BT 74/25 0,91 0,98 1,08
B 48,5/14 0,95 1,04 1,14
313 1,06 1,15 1,26
3S3 1,01 1,09 1,20
3S3 + 4° eixo 0,93 1,01 1,11
PBT 200 0,98 1,06 1,17

Fonte: O autor.

Percebe-se que os métodos para o calculo do fator de redugao da capacidade
(p) foram conservadores, especialmente os métodos esloveno e lituano, mostrando
gue nem os veiculos da classe de projeto da ponte podem transpor com seguranga o
viaduto. Segundo o método esloveno, para uma ponte da classe 1 (muito boa) com
vida util normal e com aspectos relacionados a variacdo da resisténcia do membro
calculados a partir de experimentos, o valor do @ é de 0,90. Para o método lituano,
para uma ponte da classe 5, o valor de @ € de 0,95. Através desses calculos, percebe-
se que mesmo para pontes em excelentes condigdes existe uma redugao consideravel

da resisténcia para o calculo do Rating Factor.
D.3.4.4— Modelo Il

O modelo Il avalia a seguranga com base nos dados da resisténcia dos
testemunhos extraidos da estrutura e na armadura minima adotada na época de

projeto, sendo mais realista.

Valores do RF dos veiculos analisados estdo descritos na Tabela 0.19,
mostrando com mais precisdo a seguranca da estrutura. Ressalta-se que com o
acesso aos dados de projeto do viaduto permitiria avaliar com uma maior preciséo a
seguranca de todas as secgdes da ponte, pois, na reconstituicdo do projeto, as
armaduras e o fc« de projeto foram adotados como os valores minimos segundo a
normatizagao da época de projeto, que geralmente sdo menores do que os realmente

adotados no projeto.



Tabela 0.19 - Analise do Rating Factor dos veiculos, conforme o Modelo Il.

Veiculo RF
TB-450 1,70
RT 74/20 1,20
RT 74/25 1,30
BT 74/25 1,29

B 48,5/14 1,35
313 1,50
383 1,43
383 + 4° eixo 1,32
PBT 200 1,39

Fonte: O autor.
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