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RESumMoO

O presente relatério baseia-se no projeto de uma ponteem arco superior com tirantes verticais no Cairo,
capital do Egito. E apresentada, inicialmente, uma breve referéncia histérica sobre o inicio das pontes até

ao aparecimento das primeiras pontes metalicas.

E realizada uma breve descricdo dos elementos estruturais e respetivos materiais utilizados. Em seguida,
recorrendo ao programa Midas Civil, sdo apresentados dois modelos com o tabuleiro misto caraterizado

de formas diferentes. S3o brevemente discutidas as vantagens de cada um dos modelos.

Sdo analisadas, de uma forma pormenorizada, todas as a¢Ges permanentes e varidveis consideradas no

projeto. As combinac¢des de a¢des sdo realizadas de acordo com os regulamentos europeus aplicaveis.

Efetua-se também uma analise elastica linear dos modelos. Na presente dissertacdo, é realizado um
estudo sobre as deformacdes, forcas e momentos nos respetivos elementos estruturais da ponte.
VerificagGes de seguranga que envolvam a encurvadura do arco e os cabos sdo também realizadas. As

frequéncias naturais de vibracdo da estruturaforam determinadas recorrendo a umaanalise modal.

Por fim, é realizado um estudo sobre o impacto de diferentes disposicdes de pendurais no
comportamento estrutural da ponte. Solu¢des alternativas do tipo Nielsen e do tipo Network sao

discutidas e é estudada a viabilidade de cada solucao.

Palavras-chave: Arco superior, ponte emarco, ponte em Network, disposi¢cdesde pendurais, encurvadura

do arco, sobrecargarodoviaria






ABSTRACT

The presentdissertation is based on the design of a tied-arch bridge with a vertical hangerarrangement
in the capital of Egypt, Cairo. A brief historical reference is made from the beginning of the firstevidence

of bridges until the appearance of the first metal bridges

A short description of the structural elementsand the materials usedis provided. Then, using the Midas
Civil software, two models are presented with the composite deck characterized in two different ways.

The advantages of each modelare briefly discussed.

All permanent and variable actions considered in the projectare analyzed in detail. The combinations of

actions considered are in accordance with applicable Europeanregulations.

A linear elastic analysis of the modelsis also performed. In this dissertation, a study is carried out on the
deformations, forces, and momentsin the respective structural elements of the bridge as well as safety
checksinvolvinginand out of plane arch bucklingand cables. The structure's natural vibration frequencies

are also determined.

Finally, a study is carried out on the impact of differenthangerarrangements on the structural behavior
of the bridge. Alternative solutions of Nielsen type and Network type are discussed, and the

viability of each solutionis studied.

Keywords: Upperarch, arch bridge, Network bridge, hangerarrangement, arch buckling, traffic loads
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

1.1 CONSIDERAGOES INICIAIS

Retrocedendo cronologicamente pelos anos marcados por revolucdes cientificas e pela unificacdo da
humanidade do ponto de vista civilizacional, as pontes metdlicas estdo associadas a uma pluralidade de
acontecimentosimportantes. Naverdade, as pontes metalicas representamum dos maiores simbolos de
desenvolvimento tecnoldgico e industrial. Desde as primeiras evidéncias apresentadas no século XVI| até
aos dias de hoje, as pontes metdlicas tém vindo a sofrer um aumento de popularidade a nivel mundial
acompanhando o crescente desenvolvimento da industria metaldrgica. Com solucdes estruturais
progressivamente mais inteligentes e otimizadas, as pontes metdlicas apresentam cada vez mais

beneficios paraalém da viabilidade econémica.

1.2 BREVE REFERENCIA HISTORICA

As pontestiveram, ao longo da histdria, um papel importante na evolucao da civilizacdo para o conceito
gue é conhecido nos dias de hoje. As primeiras pontes surgiram quando arvores e pedras se depositavam
transversalmente pelos rios permitindo o seu atravessamento. Em pouco tempo, o ser humano comegou
a criar pequenas pontes movimentandodrvores e pedras. No que dizrespeito as pontesem arco, existem
indicios da construcdo das mesmas na Mesopotamia e Egito que recuam até 4000 a.C e na Grécia até

500 a.C.

Todas as pontes modernas apresentam influéncias histéricas sendo a mais marcante a do periodo
romano. As pontesemarco de pedra construidas no império romano ficaram conhecidas como uma das
estruturas mais duradouras do mundo. Os romanos utilizavam pedras para a construgdao de arcos
recorrendo a estruturas auxiliares de madeira. Estas estruturas, denominadas de cimbres, tém como
principal funcdo suportar, de forma proviséria, o pesodos arcos durante afase de construcdo. Apresenta-

se na Figura 1.1 um exemplo de um cimbre de madeira.
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Figura 1.1 — Cimbre de madeira [1]

A ponte Emilia (Figura 1.2) em Roma é a mais antiga ponte em arco de pedra. A construcdo da ponte
comecouno século Il e, hoje emdia, é conhecida como a ponte partida. O desaparecimento de algumas
seccOes da ponte deve-se essencialmente a fatores ambientais que ocorreram ao longo dos séculos. A

destruicdo associada a guerras também contribuiu para a danificacdo da ponte.

Figura 1.2 — Ponte Emilia [2]

Avancando cronologicamente, as estruturas metalicas comecaram a aparecer na época da revolucdo
industrial. O avanco da revolucdo industrial provocou uma modernizacdo das técnicas metallrgicas
tornando o ferro num material essencial para a construcdo. O uso do ferro permitiu a construgdo de
estruturas ndo s6 mais leves, mas também mais resistentes. A revolucdo industrial teve origem em
Inglaterra, nofinaldo século XVIII, e rapidamente se expandiu pelo mundo provocandograndesmudangas

a nivel quotidiano. A primeira ponte metalica a ser contruida foi a ponte rodoviaria de Coalbrookdale
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(Figura 1.3). Comiinicio da construgdo em 1777 e inaugurada em 1781, a ponte atravessaorio Severnem
Shropshire, em Inglaterra. Os caminhos de ferro em Inglaterra surgiram mais tarde, no século XIX, pelo
que as pontes ferrovidrias apenas comegaram a ser construidas por volta de 1825. A expansdo
generalizada dos caminhos de ferro na segunda metade do século XIX, por toda a Europa, tornou-se o

principal motivo da construgdo de pontes metalicas ferroviarias.

Figura 1.3 — Ponte de Coalbrookdale [3]

A ponte de Coalbrookdale segue uma tipologia em arco com tabuleiro superior, inspirando-se nas
influéncias romanas ja bem conhecidas a época. As pontes desta época eram executadas com tirantese
pendurais em ferro fundido. A construcdo de pontes em arco metalicas sofreu um impulso significativo
devido a Gustave Eiffel que fundou, em 1866, um gabinete dedicado ao estudo e construgdo de estruturas
metalicas. O viaduto Gabarit (Figura 1.4), localizado em Franca, é um excelente exemplo doimpacto que

Gustave Eiffelteve na construgao de pontes metalicas emarco.
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Figura 1.4 — Viaduto Gabarit [4]

No ambito nacional, “a histéria das pontes metalicas em Portugal esta ligada a construcdo de estradase
a sua evolucdo desde a criagdo do Ministério das Obras Publicas, Comércio e Industria e do Conselho
Superior de Obras Publicas, em 1852”[5]. Inaugurado em 1854, o viaduto de Xabregas (Figura 1.5) foi a

primeira estrutura metdlica portuguesa destinada ao trafego ferroviario.

Figura 1.5 — Viaduto de Xabregas [5]

A semelhanca do que acontecia na Europa, a construcdo de pontes metalicas em Portugal também esteve
ligada a expansdo dos caminhos de ferro. Atualmente, “das cerca de 2500 pontes da rede ferroviaria
nacional, cerca de 23% sdo metalicas, tendo a sua maioria mais de 60 anos de vida (a linha da Beira Alta
foiintegralmente renovada nadécadade 50 do séc. XX) e um numero significativo de pontes mais de 100
anos” [6]. Como se pode comprovar pela Figura 1.6 , em contexto nacional, as pontes na rede ferrovidria

nacional sdo predominantemente em betdo armado.
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Figura 1.6 — Rede ferroviaria nacional em 2018 [6]

1.2.1 Pontes em Arco Atirantadas com Tabuleiro Inferior

Com o passar do tempo, outros sistemas estruturais como as pontes atirantadas com tabuleiro inferior
foram aparecendo. Acredita-se que a primeira versdo desta tipologia de pontes foi concebida por
Leonardo Da Vinci. Na sua colecdo de manuscritos “Codex Atlanticus”, o autor apresenta uma solugdo
estruturalde umaponte com um arco superior de madeira. Cré-se que a primeira ponte com este sistema

estruturalfoi construida em 1878 sobre o rio Elba, no municipio de Riesa, na Alemanha ( Figura 1.7).

D+ o
Hiesa.  Siffriick,

T67. Verlag von Jol. Hofwaun, Wioss.

Figura 1.7 — Ponte atirantadasobre o rio Elba

Na década de 1920, o engenheiro dinamarqués Octavius Nielsen, que trabalhou numa subsidiaria sueca

em Copenhaga, desenvolveu um modelo que propunha que os pendurais tivessem uma determinada
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inclinacdo cruzando-se multiplas vezes se necessario. Este modelo veio aserpatenteado em 1926 (Figura

1.8).

Figura 1.8 — Modelo da patente apresentada por Nielsen [7]

No entanto, todas as pontes construidas na Suécia da autoria de Octavius Nielsen ndo apresentavam o
esquema em rede descrito na sua patente. Na Figura 1.9 apresenta-se um exemplo de uma ponte de

Octavius Nielsen construida na Suécia.

Figura 1.9 — Configuracdo tipica das pontes de Octavius Nielsen [8]

O facto de Octavius Nielsen nao ter projetado nenhuma ponte idénticaao seu modelo patenteado pode
ser justificado por 2 argumentos. Primeiro, Nielsen reconhecia que cruzar os pendurais para as cargas a
gue as pontes estariam sujeitas na altura seria pouco vantajoso. Em segundo lugar, a introducdo de

cruzamentos nos cabos, adicionaria um grau de complexidade de célculo superior.

Em 1950, o professor noruegués Per Tveit, durante o desenvolvimento da sua tese, desenvolveu o
conceito de pontes em arco superior com pendurais cruzados numa configuracdo de rede ( Network arch
bridge) ao estudar a distribuicdo de momentos das pontes Nielsen. Por definicdo, uma ponte é classificada
como sendo do tipo Network quando os pendurais se cruzam entre si pelo menos duas vezes. O autor
sugeriu que os momentos de flexdo do arco e das cordas poderiam ser reduzidos quando os cabos se
cruzam multiplas vezes. O seu ponto de partida foram as pontes de Nielsen que foram construidas entre
as duas guerras mundiais. Em 1963, Per Tveit teve a oportunidade de projetar a sua primeira ponte em

arco com cabos numa configuragdo em rede nacidade de Steinkjer na Noruega (Figura 1.10).
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Figura 1.10 — Ponte em Steinkjer[9]

Nesse mesmo ano, Per Tveit projetou outra ponte muito similarem Bolstadstraumen na Noruega com um

vdo de 84 metros (Figura 1.11).

Figura 1.11 — Ponte em Bolstadstraumen [10]

Permanecendo aindaem 1963, é inaugurada a ponte de Fehmarnsund na Alemanha (Figura 1.12). Trata-
se de uma ponte rodovidria e ferrovidria que atravessa o mar baltico ligando desta forma, a ilha de
Fehmarn com o norte da Alemanha. Em comparacdo com as pontes previamente mencionadas, a ponte
de Fehmarnsund é de uma classe superior ndo sé em termos de vao, como também em capacidade de

carga. A ponte apresentaumvao de 268 metros e acomoda duas vias rodovidrias e uma linha férrea.
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Figura 1.12 —Ponte de Fehmarnsund [10]

Mais nenhuma ponte destatipologia foi construida na Europa até a décadade 80. No entanto, “gracas a
um professor japonés envolvido no projeto da ponte de Fehmarnsund, o conceito de ponte em arco do
tipo Network atravessou o globo tornando-se popularno Japao” [10]. Em 1968, é inaugurada a primeira

ponte emarco do tipo Network noJapao.

Atualmente, existem centenas de pontes com esta configuracdo espalhadas pelo mundo. Destaca-se a
ponte de Brandanger (Figura 1.13), projetada por Per Tveit, na Noruega como a ponte Network mais

esbeltado mundo. A ponte entrouem funcionamento em 2010 e tem umvao de 220 metros.

Figura 1.13 —Ponte de Brandanger[7]
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1.3 DisposICOES SOBRE PONTES EM ARCO SUPERIOR DO TiPO NETWORK

1.3.1 VantagensdasPontesdo Tipo Network

O propésito de uma ponte é conduzir o trafego sobre um obstaculo. Em situa¢des de sobrecarga
distribuida de forma uniforme pelo vdo, uma solu¢do com pendurais verticais revela-se uma excelente
opcado. Porém, sendo o trafego uma acdo variavel complexa, a situacdo de carregamentos ndo simétricos
é possivel. Nestas situacoes, é reconhecido pela bibliografia que as pontes em arco superior do tipo
Network apresentam vantagens significativas face as pontes em arco superior com pendurais verticais ou
inclinados. Umagrande vantagem estd relacionada com o controlo de deformagdes. Esta vantagemtorna-
se ainda mais evidente em situag¢des de carregamento até ao meio vao. Comos se demonstra na Figura
1.14, o modelo classico da ponte em arco superior com os pendurais verticais apresenta deformagdes
significativas no arco e nas cordas inferiores devido a relaxa¢do dos pendurais que ocorre na secgdo do

vdo ndo carregado. Esta relaxagdo dos pendurais provoca graves consequéncias nos momentos e na

encurvadurados elementos do arco e das cordas inferiores.

AT

Figura 1.14 — Configuracdo da deformada de uma solucdo de pendurais verticais [10]

Ao introduzir uma inclinacdo nos pendurais, o modelo apresenta, para a mesma situacdo de
carregamento, uma configuracdo de deformada mais controlada (Figura 1.15). Isto deve-se aofacto dos

pendurais do lado ndo carregado permanecerem em tensao.
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Figura 1.15 — Configuracdo da deformada de uma solugdo de pendurais inclinados [10]

O problema da relaxa¢do dos pendurais pode ser corrigido através do aumento da inclinacdo dos

pendurais ou,entdo, através do aumento do peso préprio da estrutura. Contudo, o aumento dainclinagdo

9
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dos pendurais torna a distancia entre nds maiores provocando momentos de flexdo superiores noarco e
nas cordas. Esta relagdo entre o tensionamento dos pendurais e os momentos fletores deve ser tida em

conta durante o projeto.

Para este tipo de carregamento, as pontes Nielsen sao também suscetiveis a este problema. Os pendurais

a tracejado, representados na Figura 1.16, encontram-se sujeitos a problemas de relaxacgao.

i -

Figura 1.16 — Relaxacdo dos pendurais em ponte Nielsen [10]

Ao adicionar outro conjunto de pendurais inclinados (Figura 1.17), a distancia entre nés diminuireduzindo

os momentos de flexao no arco e nas cordas. Deste modo, a solucao estrutural torna-se mais equilibrada.

b A

Figura 1.17 —Ponte em arco superior com dois conjuntos de pendurais [11]

Com mais um conjunto de pendurais, obtém-se uma configuracdo do tipo Network (Figura 1.18). Os
pendurais cruzam-se duas vezes entre sitornando a distancia entre nds ainda menor. Este cruzamento
adicional resulta em valores de esfor¢cos mais satisfatérios que as solugdes anteriores apresentadas
contrariando, de forma eficaz, os problemas encontrados nas pontes em arco superior com pendurais
inclinados. As configuragdes Network resultam também em menores comprimentos de encurvadura no

arco.

10
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Figura 1.18 —Ponte emarco superior do tipo Network [11]

Outra vantagem das pontes do tipo Network é a reduzida quantidade de aco face as restantes solugdes.
Nos apontamentos de Per Tveit, o autor faz a comparagdo, para diversas tipologias de pontes, da
guantidade de aco necessdria em fung¢do do vao. Essa comparacdo encontra-se representada na Figura

1.19. Este enuncia também que a solugdo em Network compete melhor para vaos entre os 100 e os 200

metros.
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Figura 1.19 — Quantidade de aco para diferentes tipologias de pontes [8]

Segundo Per Tveit, uma solucdo do tipo Network pode resultar numa poupanca até 40% do custo total e
até 70% em ago. Esta poupanca significativa em materiais faz com que uma percentagem elevada do custo
total estejaassociada a atividade laboral. De realcar que a leveza deste tipo de estruturas se traduz ainda

numa poupanca ao niveldas infraestruturas.

Outro argumento que pode serusado afavor as solugdes em Network é a suavertente estética. Sendoos

cabos de reduzida espessura, as pontes com estatipologia tém pouco impacto paisagistico.

Por Ultimo, destaca-se a resisténcia sismica deste tipo de estruturas. Este bom comportamento deve-se

ao excelente racio entre resisténcia e peso, o que torna este tipo de solu¢des excelentes para zonas de

elevada atividade sismica.

11
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1.3.2 Otimizagao do Arco em Pontes do Tipo Network

Tradicionalmente, o arco é uma estrutura resistente que funciona exclusivamente a compressao. A sua
geometria é condicionada pelo vao, cargas atuantes e resisténcia dos apoios. O arco é responsavel por
suportar grande parte das a¢des aplicadas a estrutura. As a¢des sdo encaminhadas pelo arco até aos
encontros que, por sua vez, as transmitem as fundacdes. Este caminho de cargas origina forgas
horizontais nos apoios que provocam umatendéncia de abertura do arco talcomo se representa na Figura

1.20.

Figura 1.20 —Tendénciade abertura doarco [12]

Em pontes em arco com tabuleiro inferior convencionais ou do tipo Network, o arco é fundamental para
o funcionamento estrutural que este tipo de pontes prop&e. As cargas absorvidas pelo tabuleiro serdo
encaminhadas paras as cordas inferiores recorrendo as vigas transversais. Posteriormente, os pendurais
entrardo emtensdo encaminhando as cargas para o arco que, por sua vez, as transmitira até aos apoios

(Figura 1.21).

Figura 1.21 — Caminho de cargas

12
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Em pontes do tipo Network, o arco devera ser projetado de forma a minimizar a quantidade de aco
necessaria para os carregamentos esperados. Os arcos de forma circular (curvatura constante) sdo
reconhecidos como asolugao padrao para estatipologia de pontes. Caso o arco sejade betdo, paraevitar
gue o mesmo mude de forma devido aos fenémenos de fluéncia, devera adotar-se uma configuragao em
forma de pardbola de 22 grau. Normalmente, o arco devera encontrar-se a uma altura compreendida

entre 15 e 20% do vao total.

1.3.3 Configuragdo de Pendurais em Pontes do Tipo Network

Comoja foi definido no subcapitulo 1.2.1, uma ponte é classificada do tipo Network quando os pendurais
se cruzam entre si pelo menos duas vezes. Como tal, os pendurais podem cruzar-se sobre diversas
inclinagdes. E importante referir que a configuragdo dos pendurais tem uma grande influéncia na
distribuicdo de tensdes noarco. De forma a facilitar o processo construtivo, é de pratica comum colocar
os pendurais com espacamento constante ao longo do arco. Isto também faz com que o arco apresente

momentos de flexdo mais uniformes e menores comprimentos de encurvadura.

Uma das solu¢Ges mais correntes é a configuracdo de pendurais com inclinacdo constante (Figura 1.22).
Esta solucdo foi adotada em quase todas as pontes Network no Japdo (conhecidas também como pontes
Nielsen Lohse). Esta configuracdo é estabelecida com a fixacdo dos nés no arco e a definicdo da inclinagdo

dos pendurais que, destaforma, intersetam a corda inferior.

///L//////// m

Figura 1.22 — Configuracdo de pendurais cominclinagao constante [13]

As configuracdes de pendurais com inclinacdo varidvel sdo uma segunda opc¢do de apresentacdo. Trata-
se de uma configuracao que segue o mesmo conceito que o arranjo anterior. No entanto, ainclinacao dos

pendurais é dada por uma funcdo matematica linear. Na maior parte das situa¢des, o aumento da

13
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inclinacdo é dado peladiferencade inclinacdo entre dois pendurais adjacentes, talcomo se demonstrana

Figura 1.23.

U, (///////,
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/
.": start angle P4 ; : 2

Figura 1.23 — Configuracdo de pendurais cominclinacdo varidvel [13]

Outra possivel solu¢do reconhecida pela bibliografia é a configuragdo avancada (Figura 1.24). Esta

hipdtese pressupde que os pendurais sejam dispostos sobre uma determinada direcao radial formando

uma figura semelhante aumaroda (spoked wheel).

Figura 1.24 — Configuragao avangada [14]

Em situagdes de carregamento uniformes, Per Tveit sugere que as forgas resultantes assumem uma
direcdo coincidente com as intersecgdes dos pendurais. Porém, Brunn e Schanack [14] referem que esta
suposicdo é apenasvdlidase os pendurais apresentarem o mesmo nivel de tensdo. Em situacgdes reais, os

pendurais dificilmente apresentardo os mesmos niveis de tensao devido as a¢cdes varidveis moveis.
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1.4 CasoDpE EsTubo

O presente trabalho apresentao caso de estudo de uma ponte em arco atirantada de tabuleiro inferior.

A ponte temum vao de 64 metros de comprimento e localizar-se-a no Cairo, capital do Egito.

O tabuleiro é misto (ago-betao) e tem umalargura efetiva de 15 metros, sendo composto porumagrelha
metalica de vigas transversais (cross beams) e de vigas longitudinais (stringers). O contraventamento do
mesmo é efetuado com cantoneiras e perfis HEB metalicos. O layout do tabuleiro descrito encontra-se
ilustrado na Figura 1.25. O tabuleiro é complementado com uma laje de betdo armado. Na Figura 1.26

apresenta-se aseccdo transversal da ponte.
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Figura 1.25 — Layout do tabuleiro
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Figura 1.26 —Secgdo Transversal
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Aseccdo doarco e das cordas inferiores é metalica e do tipo SHS (Section Hollow Square). O arco encontra-
se a uma altura maxima de 11 metros do tabuleiro. O contraventamento do arco também é constituido
por seccoes metalicas do tipo SHS e apresenta uma configuracao em “K”, como se demonstra na Figura

1.27.
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Figura 1.27 —Vista em planta das cordas e do contraventamento do arco

A ligacdo entre o arco e as cordas inferiores é feitacom 11 cabos verticais de cada lado. Os cabos sdo de

aco de alta resisténcia e de secgdo circular. Apresenta-senaFigura1.28 a vista lateral da ponte.
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Figura 1.28 —Vista lateral da ponte

1.4.1 Condig¢desde Apoio

A ponte é apoiada recorrendo a4 apoios elastoméricos de dimensdes 700 por 800 milimetros. Aparelhos

desta tipologia permitem a transmissdo das cargas verticais e pequenas rotacdes e deslocamentos da
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superestrutura. Fundamentalmente, os apoios elastoméricos sdo constituidos por um material

elastomérico cintado como, por exemplo, neopreno intercalado por chapas de ago.

1.4.2 Elementos Estruturais Principais

1.4.2.1 Tabuleiro Misto

Otabuleiro misto ago betdo é composto porumalaje de betdo armado apoiada sobre uma grelha metalica

de vigas transversais e longitudinais.

A laje é constituida por uma malha quadrada de vardes de 18 milimetros espagados de 10 em 10
centimetros. A elevada densidade de armaduras possibilita a utilizacdo de espessuras reduzidas de laje. A
laje é composta por uma chapa metalica colaborante e tem uma espessurade 22 centimetros, tal como

indica a Figura 1.29.
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Figura 1.29 —Solucdo de Laje adotada

As vigas transversais (cross beams) sdo executadas com perfis PRS600X35/930X20 (Perfil Reconstituido
Soldado). Na Figura 1.30 é possivel observar a seccdo metdlica considerada para as vigas transversais. As

medidas encontram-se expressas em milimetros.
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Figura 1.30 — PRS600X35/930X20 [mm]
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As propriedades dasec¢do podem ser consultas na Tabela 1.1.

Tabela 1.1 —Propriedades da sec¢do PRS600X35/930X20

h mm 1000
b mm 600
tw mm 20
tf mm 35
Area m?2 0,061
2(+) m 0,5
() m 0,5
Y(+) m 0,3
Y(-) m 0,3
lyy m* 1,11E-02
lzz m* 1,26E-03
Ixx m* 1,97E-05

Relativamente as vigas longitudinais (Stringers), sdo apresentadas duas configura¢des diferentes. Nas
extremidades do tabuleiro, as vigas longitudinais sdo compostas por perfis HEB360. Na seccdo central do

tabuleiro, as vigas longitudinais sdo compostas por perfis HEB400. As propriedades dos perfis HEB360 e
HEB400 podem serconsultadas na Tabela 1.2 e na Tabela 1.3.

Tabela 1.2 — Propriedades da seccdao HEB360

h mm 360

b mm 300
tw mm 12,5
tf mm 22,5
Area m2 0,018

Z(+) m 0,180
Z2(-) m 0,180
Y+) m 0,150
Y(-) m 0,150

lyy m* 4,32E-04
lzz m* 1,01E-04
Ixx m* 2,50E-06
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Tabela 1.3 — Propriedades da seccdo HEB400

h mm 400

b mm 300

tw mm 13,5
tf mm 24

Area m? 0,019

Z(+) m 0,200
() m 0,200
Y(+) m 0,150
Y-) m 0,150

lyy m* 5,77E-04
lzz m* 1,08E-04
Ixx m?* 3,07E-06

1.4.2.2 Arco e Cordas Inferiores

INTRODUGAO

A seccdo definida para o arco e para as cordas inferiores é uma SHS 1000X1000X30 [mm], comoindicado

na Figura 1.31.

1000

1000

c.G Y

Figura 1.31 —SHS 1000X1000X30 [mm]

As propriedades geométricas podem ser consultadas na Tabela 1.4.
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Tabela 1.4 — Propriedades da secgdo SHS 1000X1000X30 [mm)]

h mm 1000
b mm 1000
tw mm 30
Area m? 0,116
zZ(+) m 0,500
z2() m 0,500
Y(+) m 0,500
Y() m 0,500
lyy m* 1,83E-02
lzz m* 1,83E-02
Ixx m*  2,74E-02

1.4.2.3 Cabos

Todos os cabos utilizados na ponte sdo do mesmo modelo e fabricante: 61-1770LZM?7-61 Stay Cable da

OVM. Tratam-se de cabos com um diametro exterior de 80 milimetros e que apresentam ,no seuinterior,

61 corddes de 7 milimetros cada. Os corddes tém uma tensdo de resisténcia ultima de 1770 MPa. Na

Figura 1.32 é possivelobservara secgao transversaldos cabos.

Figura 1.32 —Seccao transversal dos cabos

1.4.3 Elementos Estruturais Secundarios

1.4.3.1 Contraventamentodo Tabuleiro

No que diz respeito ao contraventamento do tabuleiro, para os primeiros e Ultimos 12 metros de vao, o

contraventamento diagonal é assegurado por perfis HEB360. Entre os 12 e os 54 metros de vao, os

contraventamentos diagonais sdo executados com 2 cantoneiras do tipo 2L 150X150X15 [mm]. NaFigura

1.33 encontra-se a configuracdo geomeétrica das cantoneiras. O sistema de eixos considerado tem origem

no centro de gravidade.
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150

150

Figura 1.33 —Cantoneiras 150X150X15 [mm]
As respetivas propriedades geométricas encontram-se na Tabela 1.5.

Tabela 1.5 — Propriedades da secgdo 2L 150X150X15 [mm]

h mm 150
b mm 150

t mm 15
Area m2 0,009
2(+) m 0,043
z2() m 0107
Y+) m 0,160
Y(-) m 0,160

lyy m* 1,82E-05
lzz m* 4,23E-05
Ixx m?* 6,41E-07

1.4.3.2 Contraventamentodo Arco

O contraventamento do arco é executado com dois tipos de perfis. Nas extremidades, o arco é composto
por uma SHS 750X750X22 [mm] de cada lado. O restodo contraventamentoem “K” é feito recorrendo a

seccOes SHS 350X350X15 [mm]. Asduas sec¢des estdo representadas na Figura 1.34.
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Figura 1.34 —Secgdo SHS 750X750X22 [mm} e secc¢do SHS 350X350X15 [mm]

As propriedades geométricas dos contraventamentos do arco encontram-se descritas na Tabela 1.6 e

Tabela 1.7.

Tabela 1.6 — Propriedades da sec¢do SHS 750X750X22 [mm]

h  mm 750
b mm 750

tw mm 22
Area m2?2 0,064
2(+) m 0,375
Z2(-) m 0375
Y(+) m 0375
Y(-) m 0,375

lyy m* 5,66E-03
lzz m* 5,66E-03
Ixx m* 849E-03

Tabela 1.7 — Propriedades da sec¢do SHS 350X350X15 [mm]

h mm 350
b mm 350
tw mm 15
Area m2? 0,020
2(+) m 0,175
2(-) m 0,175
Y(+) m 0,175
Y(-) m 0,175
lyy m* 3,77E-04
lzz m* 3,77E-04
Ixx m* 5,64E-04
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1.4.3.3 Conectores

A utilizacdo de conectores no tabuleiro misto é de grande importancia. Estes conetores permitem a
interacdo ac¢o-betdo impedindo o escorregamento entre o perfil de ago e o betdo. Desta forma,
garantimos a ndo existéncia de descontinuidades no diagrama de extensdes entre oaco e o betdo. Para
o presente caso de estudo, estainteracdo é asseguradacom perfis UPN 120, cujas propriedades podem

serconsultadas na Tabela 1.8.

Tabela 1.8 — Propriedades do UPN120

h mm 120
b mm 55
tw mm 7
Area m? 0,0017
2(+) m 0,06
() m 0,06
Y(+) m 0,038
Y(-) m 0,017
lyy m* 3,64E-06
lzz m* 4,32E-07
Ixx m* 3,77E-08

1.4.4 Materiais

O betdo adotado em projeto para o tabuleiro é da categoria C30/37. As suas propriedades mecénicas

encontram-se naTabela 1.9.

Tabela 1.9 — Propriedades mecanicas do betdo C30/37

Propriedades Mecanicas C30/37

Densidade p 25 kN/m3
Mddulo Elasticidade E 32 GPa
Modulo Distorcao G 13 GPa
Coeficiente de Poisson v 0,2

Coeficiente de expansdotérmica 1,2 X 10‘5/°C

Os elementos metadlicos da ponte sdo de aco estrutural do tipo S355, cujas suas propriedades mecanicas

podem serconsultas na Tabela 1.10.
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Tabela 1.10 — Propriedades mecanicas do aco S355

Propriedades Mecanicas S355

Densidade p 77 kN/m3
Médulo Elasticidade E 210 GPa
Modulo Distor¢do G 79 GPa
Coeficiente de Poissonv 0,3

Coeficiente de expansdaotérmica 1,2 x 10‘5/°C

1.5 ORGANIZACAOE OBIJETIVOS

O presente relatério tem por objetivo principal, apresentar a andlise de comportamento estrutural da
ponte enunciada no subcapitulo 1.4. Encontra-se, no presenterelatério, aandlise dos esforcos associados
a superestrutura do caso de estudo. Assuntos relacionados com a infraestrutura (como é o caso das

fundacGes) ndo sdo abordadas.

Desenvolve-se em cinco capitulos, dos quais este primeiro é a introducdo e onde se faz um

enquadramento do tema.

No Capitulo 2, é abordadaa modelagdo numérica do caso de estudo onde sdo realizados dois modelos. O
primeiro modelo assume uma configuracdo mais simples com um tabuleiro constituido por elementos de
barra. O segundo modelo carateriza o tabuleiro misto com a laje de betdo definida com elementos de

Ccasca.

No Capitulo 3 é feitaumaexposicdo de todas as acées a considerar no modelo e de todas as combinacgées

previstas no eurocédigo.

O Capitulo 4 assume a exposicdo de resultados da anadlise estrutural realizada no software. A andlise a
encurvadura do arco e a andlise modal também foram incluidas no capitulo. Verificagdes de seguranca
dos cabos sdao tomadas em conta. Por fim, é realizado um estudo comparativo entre a configuracdo de

cabos original e duas solugdes alternativas.

Por ultimo, o Capitulo 5 faz a apresentacdo das consideracbes finais e dos desenvolvimentos que

poderiamserlevados no futuro.
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CAPITULO 2

MODELACAO NUMERICA DO TABULEIRO

O presente capitulo tem como intuito a exposi¢do do fluxo do trabalho realizado para a obtencdo dos
modelos numéricos. A modelacdo de qualquer projeto é um passo fundamental para uma analise
estrutural correta. Através de uma modela¢do precisa, garantimos através de software informatico,
definiro funcionamento estrutural esperado da estrutura em causa. Recorreu-se ao software Midas Civil
para a modelagdo e respetiva analise estrutural. Trata-se de um programa de andlise de elementos finitos

com funcionalidades especificas paraa modelacao e analise de pontes.

Foram elaborados dois modelos numéricos com graus de complexidade e detalhe distintos. O primeiro
modelo foi construido recorrendo exclusivamente a elementos de barra e nds. Os elementos de barra
foram considerados como vigas mistas, com uma determinada largura efetiva, prevendo, destaforma, a
funcionalidade mista do tabuleiro. O segundo modelo consiste na caracteriza¢do da laje de betdo armado
do tabuleiro, com elementos de casca (shell) independentes da grelha metalica que é representada por
elementos de barra. A ligagdo entre o elemento shell e os elementos de barra é feita recorrendo a rigid
links. Este modelo deverd reproduzir resultados mais proximos da realidade visto que ndao depende de
uma largura efetiva regulamentar para caraterizar a parte em betdo do tabuleiro. No entanto, em
situacdes reais de projeto, modelos desta tipologia nao sao produzidos devido ao elevado tempo
necessario para a sua elaboracdo. Em geral, os modelos de barras sdo mais faceis de modelar e
reproduzem resultados minimamente satisfatérios. O arco e as cordas inferiores (assim como os

respetivos contraventamentos) foram modelados como elementos de barra para os 2 modelos.

2.1 MODELACAO DO TABULEIRO POR ELEMENTOS DE BARRA

A modelacdo do tabuleiro rege-se pelo principio de que as vigas representam a laje de betdo armado
recorrendo a uma largura efetiva. O ponto 5.4.1.2 da NP EN1994-1-1 refere que “A flexibilidade dos
banzosde aco ou de betdo sob a agdo de corte no seu plano (shearlag) deve sertida em conta quer por
meio de uma analise rigorosa quer utilizando uma largura efetivade banzo”.Segundo a NP EN1994-1-1,

a largura efetivatotal é dada pela seguinte equacdo:
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beff=b0+2bei (2.1)
Onde:
e by — Distancia entre os centros dos conetores extremos

e b,; —Valor dalargura efetivadobanzo de betdo de cada lado da alma. As disposi¢des de calculo

encontram-se dispostas nasec¢do 5.4.1.2 da NP EN1994-1-1.

As larguras efetivas dos elementos do tabuleiro podem ser consultadas na Tabela 2.1.

Tabela 2.1 — Larguras efetivas beff

L b0 b1 b2 Le Le/8 be,1 be,2 beff
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)

Cross Beams, int | 15,0 0,30 2,50 2,50 15,00 1,88 1,88 1,88 4,05
cr °57 :;“ms' 150 0,30 335 250 1500 1,88 1,88 1,88 4,05
Cross Beams, ext | 15,0 0,30 0 3,35 15,00 1,88 0,00 1,88 2,20
Stringers,int 500 0,30 1,50 1,50 3,50 0,44 0,44 0,44 1,20
Stringers,ext 500 0,30 0 1,50 3,50 0,44 0 0,44 0,80

2.1.1 Definigao das Secg¢6es e dos Materiais no Midas Civil®

Com as larguras efetivas calculadas, procede-se para a definicdo das sec¢des (compdsitas e ndo
compasitas) e dos respetivos materiais no Midas Civil. O software calcula de forma automatica as novas
propriedades das sec¢ées compdsitas. Na modelacdo do tabuleiro por elementos de barra, as secgbes
previstas para os contraventamentos sdo as Unicas de carater exclusivamente metalico. Apresenta-se, na
Figura 2.1, a definicdo das cross beams interiores para uma largura efetiva de 4,05 metros e para uma

altura de 22 centimetros de betao.
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Section ID 1 MName Cross Beam Int

Slab

Section Type : SteelI (Typel)

Select Material from DB ...

Es [Ec 6.16251

Ps 0.3

FEM Equation Ts/Tc 1.2

Bc 4.05 m
tc 0.22 m
Hh a
Girder
Hw 0.93 tw 0.02
Bl 0.6 B2 0.6
Bf1 Bfz |0
ti [0.035 |t [0.035
Bf3 th |0
Stiffener...
Material

Ds /Dc
Pc

[ Multiple Modulus of Elasticity

Es/Ec (Creep)
Offset: Center-Center Es/Ec (Shrinkage)

Change Offset ... Consider Shear Deformation.

[ consider Warping Effect{7th DOF)

33 3 3 3

o |

Figura 2.1 — Definicdo da seccao compdsita das cross beams Interiores

2.1.2 Modelagao dos Elementos do Tabuleiro

Com todas as sec¢des e materiais definidos no software, segue-se para a respetiva modelagdo dos

elementos. Em primeiro lugar, é necessario criar o primeiro nivelde nés com as coordenadas corretas que

vao dar origem as vigas transversais. Em seguida, estas sdo modeladas unindo os nds com elementos de

barra (Figura 2.2).

Figura 2.2 — Layout das Cross Beams
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Os stringers sdo os proximos elementos a introduzir na modelacdo. De forma a reproduzir, da melhor
forma possivel, o funcionamento estruturaldo tabuleiro, tera de se criar um novo nivelde nds a uma cota
diferente. Este novo nivel de nds é criado recorrendo a offsets do primeiro nivel de nds. Desta forma, os
stringers serdo alinhados a cota prevista em projeto e ndo ao seu centro de gravidade. Posteriormente,
os elementos serdo conectados recorrendo a rigid links, simulando o comportamento estrutural do
tabuleiro de forma precisa. Apresenta-se na Figura 2.3 um exemplo de uma ligacdo de dois stringers a

uma cross beam recorrendo a rigid links.

Figura 2.3 — Rigid links

Em seguida, as vigas longitudinais modeladas foram rotuladas nas suas extremidades (beamend releases),

simulando o comportamento de simplesmente apoiado (Figura 2.4).

Figura 2.4 — Beam end releases
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Por fim, adicionou-se ao modelo os contraventamentos. Estes tém como principal func¢do fornecer rigidez

lateral face as acdes horizontais. A semelhancados stringers, os contraventamentos foram colocados na

corretacota geométricae, posteriormente, unidos as cross beams com rigid links. Os contraventamentos

foram também rotulados nas suas extremidades. O resultado final da modelagdo do tabuleiro encontra-

se na Figura 2.5.
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Figura 2.5 — Resultado final da modelacdo do tabuleiro por elementos de barra

2.2 MODELAGCAO DO TABULEIRO COM LAJE CARATERIZADA COM ELEMENTOS DE SHELL

Modelos desta tipologia ndo sé oferecem um termo de comparacdo para efeitos da andlise estrutural,

como também permitem o estudo de matérias que, muitas vezes, sdoignoradas em projeto. A primeira

vantagem a destacar, face ao modelo anterior, consiste na possibilidade da determinacdo da largura

efetiva exata através da anadlise das tensdes no betdo. Dado que a laje de betdo se encontra como um

elementoindependente dos perfis metalicos, as tensGesno betdo poderdo ser analisadas com uma maior

facilidade. Como é sabido, a deformabilidade por corte do banzo do betdo, associado a uma distancia

elevada entre vigas, pode originar uma distribuicdo nao uniforme de tensdes longitudinais no betdo

comprimido (Figura 2.6).
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JRia 1 E A
| :
B

Figura 2.6 — Distribuicdo de tensdes longitudinais no banzo de betdo devido ao efeito de Shearlag [15]

“De modo a admitir uma distribuicdo uniforme de tensdes longitudinais e a poder utilizar as expressoes
da teoria geral de flexdo na determinacdo de tensdées longitudinais e de deformacdes, recorre -se
geralmente ao conceito de largura efetiva do banzo” [15]. Para efeitos de calculo de tensdes, a largura
efetivadobanzo é definidacomo a largura efetivade umbloco retangularde tensées cuja dreasejaigual

a area do diagrama real (Figura 2.7).

5
H )
(y)
C | E
A F
bess [
L b | by l
A ] J

Figura 2.7 — Bloco retangular de tensdes equivalente [15]

Em termos matematicos, podemos admitir que o integral das tensdes longitudinais é igual ao produto

entre a tensdo maximaregistada na zonade ligacdo e a largura efetiva:

b2
J o(y)dy = beff x omax (2.2)
-b1
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Este principio pode ser testado recorrendo a um caso mais simples do tabuleiro. Para tal, criou-se um

troco central do tabuleiro, com cinco cross beams espacadas de 5 metros entre si, e uma laje de betdo

caraterizada por elementos de shell, como se demonstra na Figura 2.8.

Figura 2.8- Pequeno excerto do tabuleiro

Para o estudo das tensdes longitudinais do betdo comprimido, é necessario definir as condi¢cées de apoio

e o respetivo caso de carga. Em relacdo as condi¢Ges de apoio, foram colocados apoios nas extremidades

das vigas transversais. Este estudo foi feito para uma carga uniforme de 2.0 kN/m alinhada com as vigas

centrais e para umacarga uniforme de 1,0 kN/m alinhada com as vigas de extremidade ( Figura 2.9).
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Figura 2.9 — Condi¢des de apoio e caso de carga
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Para o estudo das tensdes naface superior do tabuleiro, foiestabelecido um corte ameio do tabuleiro de

formaa analisar as tensdes longitudinais como se ilustra na Figura 2.10 e na Figura 2.11.

T"::f_ - WE“T

Figura 2.10 — Tensdes longitudinais na face superior do tabuleiro

cut-Line #1

a1/ \
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5 . L \ / \[ L
5L, / VLl \
\[/ \ \ L/
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/ A/ \/

Distance (from Pt.1) [ m ]

Figura 2.11 —Tensoes longitudinais na face superior do tabuleiro (diagrama)

Sabendo que o integral das tensdes longitudinais é igual a area do diagrama, é possivel construir no

AutoCAD, para uma largura de influéncia de 5 metros, o diagrama de tensdes obtido no Midas Civil

(Figura 2.12).
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Figura 2.12 — Diagrama de tensdes longitudinais para uma largura de influénciade 5 metros

Com o diagrama construido, a largura efetivaserd dada pelo seguinte quociente:

A 444

beff = oTMax = 103 4,31m > beffregulamentar (2.3)

Comoseriade esperar, ovalorda largura efetivaregulamentar é de menorvalor garantindo assim melhor
seguranc¢a. Quantomenorfor o valor da largura efetiva, menorserda quantidade de betdo a funcionar a

compressao e maior sera a concentracao de tensdes nos banzos.

Outro conceito importante ,que se torna mais pratico de analisar neste tipo de modelos, é o fenédmeno
da retracdo. Sendo umfendmeno que ocorre exclusivamente no betdo, a suaanalise em modelos em que
0 betdo estdassociado a um elemento de barra torna-se complicada. Como serd visto no ponto 3.1.4 do
Capitulo 3, a retracdo podera ser contabilizada recorrendo a uma variagdo uniforme de temperatura.
Tendoum modelo com a laje de betdo armado caraterizada por elementos shell, é possivel definir o perfil

de temperaturana seccdo de betdo sem implicacdes de temperatura nos perfis metalicos.

2.2.1 Modelagao dos Elementos do Tabuleiro

A semelhanca do realizado no tabuleiro anterior, a modelagdo comeca com a definicdo das respetivas
secgOes e materiais. Tendo em conta que alaje de betdo armado serd considerada como um componente
independente, as secc¢bes a definir serdo exclusivamente metadlicas. Apds a definigdo, procede-se para a

construcdo de todaa parte metadlica do tabuleiro como se demonstrana Figura 2.13.

33



CAPITULO 2

% =4 \\ 4 >
( \‘}?\\\A}\\X’(

-\
L / N
( \‘.\“\'\ l‘\.\\‘\ R

&

po

N N~ ¥ R

P g L
A'\‘“\‘A'\\#‘?‘;‘\\Av‘}\\
— N _.

ik

Figura 2.13 —Componente metadlica do tabuleiro

A definicdo da laje de betdo armado comeca pela definicdo da espessura do elemento ( thickness). Foi
estabelecidaumaespessurade 22 centimetros, que corresponde a altura dalaje previstaem projeto. Em
seguida, a laje é concebida no modelo como plate element recorrendo aos quatro nds de canto. Com a
laje modeladano programa, sera necessario geraruma malha de elementos finitos. Para o presente caso
de estudo, concebeu-se uma malha de elementos finitos de 1 metro. Por ultimo, de forma a replicar o
comportamento estrutural do tabuleiro, é necessario fazer a ligacdo do betdo aos perfis metalicos. Para
isso, dividiu-se as cross beams e os stringers em seccdes de 1 metro de forma a coincidirem com a malha

de elementos finitos, tornando possivel a ligacdo com rigid links (Figura 2.14).

Figura 2.14 —Ligacdo da laje de betdo armado aos elementos metdlicos
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Com a ligacdo entre o betdo e os perfis metalicos concebida, dad-se por terminada a modelacdo do

tabuleiro. O resultadofinal apresenta-se na Figura 2.15.

UJ

Figura 2.15 —Resultado final da modela¢do do tabuleiro com laje caraterizada por elementos shell

2.3 MODELACAO DOS RESTANTES ELEMENTOS

2.3.1 Arco e Cordas Inferiores

Tanto o arco como as cordas inferiores partilham a mesma secg¢ao transversal (SHS 1000X1000X30). Com
o tabuleiro modelado, as cordas inferiores resultam da duplicacdo e respetivo offset dos nds das vigas
longitudinais de canto. Posteriormente, ha que fazer a respetiva ligacdo da corda aos elementos do

tabuleiro através de rigid links (Figura 2.16).
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Figura 2.16 —Ligagdo da corda aos elementos do tabuleiro

Por suavez, o arco é modeladorecorrendo as ferramentas de modelacdo do programa. Para a definicdo
do mesmo, o utilizador tera de definir a altura, vao, seccao transversal, material e respetivo ponto de
insercdo, como se demonstrana Figura 2.17. Estabeleceu-seumaalturade arco com 11 metros e um vao

de 64 metros, de acordo com o descrito no projeto.
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Figura 2.17 — Defini¢do do arco no Midas Civil
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2.3.2 Contraventamentos do Arco e Cabos

A modelacdo dos contraventamentos do arco consiste na jun¢do dos nds dos arcos com as se c¢coes
metalicas previstas em projeto. Este tipo de contraventamentos em trelica, em teoria, funciona
exclusivamente paratransmissao de esforgo axial (truss element). Contudo, estes contraventamentos, ao
cobrirem a distancia elevada prevista de 15 metros, vao encontrar-se sujeitos a flexdao devido ao peso
préprio. Por esse motivo, os contraventamentos foram modelados como elementos de viga e ndo como

trelica (Truss element). Estes também foram rotulados nas suas extremidades (Figura 2.18).

000011
0000
0000

1%, 2

k?)l]

2
000011

Figura 2.18 —Beam end releases no contraventamento do arco

Ao contrario do contraventamento do arco, os cabos sdo previstos como Truss elements dado que sé
funcionam axialmente. Estes foram definidos no software como uma secgao circular cheia. O diametro
previsto para os cabos resultou da quantidade estimada de ago no cabo. Tendo em consideragdo que cada

cabo é composto por61 corddes de 7 milimetros, a drea de 1 corddo é dada por:

X 7% 5
Alcordéo = T = 38,4‘8 mm

Por suavez, a dreados 61 corddes seraigual a:
Agicordses = 38,48 X 61 = 2347,56 mm?
A area dos 61 corddes origina uma seccao circular cheia equivalente com o seguinte diametro:

T X D2

2 = 2347,56 mm? & D = 54,67mm = 0,05467 m

Na Figura 2.19 é possivel observar a definicdo da seccdo transversal dos cabos.
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Figura 2.19 — Definicdo da sec¢do dos cabos

A modelagdo da-se porterminadacom a introducdo das condi¢des de apoio nos dois modelos. Os apoios
foram instalados nos modelos de forma a obter uma configuracao externasimplesmente apoiada. Desta
forma, permite-se a mobilizacdo de pequenas variagdes de comprimento face as acSes térmicas. As

condicdes de apoio consideradas encontram-se na Tabela 2.2.

Tabela 2.2 — CondicGes de apoio

NodelID Dx Dy Dz Rx Ry Rz

Apoio1l 227 1 1 0 0 O
Apoio2 228 1 0 1 0 0 O
Apoio3 229 0O o 1 0o o0 O
Apoio4 230 0O 0o 1 o0 0 O

Os resultados finais da modelagdo podem ser consultados na Figura 2.20, Figura 2.21, Figura 2.22 e na

Figura 2.23. A perspetivafrontal pode serobservadanaFigura 2.24.
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Figura 2.20 —Modelo de barras (renderizado)

Figura 2.21 —Modelo de barras (ndo renderizado)
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Figura 2.22 - Modelo com laje caracterizada por elementos shell(renderizado)

Figura 2.23 - Modelo com laje caracterizada por elementos shell(ndo renderizado)
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Figura 2.24 —Vista frontal (renderizado)
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CAPITULO 3

DEFINICAO E COMBINACOES DE ACOES

Pretende-se com o presente capitulo fazera exposi¢ao de todas as a¢des consideradas e a definigdo das

mesmas em software.

Como é intuitivo, a quantificacdo de acdes é de elevada relevancia para a obtencdo de resultados
coincidentes com a realidade. No presente caso de estudo, as acdes encontram-se em conformidade com
a NP EN1991. As combinagbes de a¢des também contribuem para a verificagdo dos estados limites
previstos no regulamento. Todas as combinag¢des consideradas neste projeto encontram-se de acordo

com o disposto na NP EN1990.

3.1 ACOES PERMANENTES

3.1.1 Peso Préprio da Estrutura

O peso proprio é, de uma forma geral, calculado de forma automatica pelo Midas Civil. No modelo em
gue a laje de betdo é caracterizada por elementos de shell, como a estrutura metalica é independenteda
laje de betdo, o peso préprio poderd ser representado, na sua totalidade, pelo software
automaticamente. Jano caso do modelo de barras, asituacdo requer algum cuidado para que o programa
represente o peso préprio da forma mais préxima da realidade possivel. Como as barras sdo
representadas como vigas mistas compostas pelo perfil metdlico e a seccdo de betdo com uma
determinadalargura efetiva, nas situagGes de cruzamento de barras, o peso préprio da seccdo de betdo
poderia ser contabilizado de forma incorreta. Como solucdo, criou-se um material com as mesmas
caracteristicas do betdo C30/37, mas com um peso especifico nulo. Desta forma, o software considera
apenas o peso proprio da estruturade aco. A contabilizacdo da laje de betdo é feitaatravés da definicdo
de uma acdo exterior. Assim, da combinacdo do peso préprio calculado pelo programa com a acdo
definida resultard no peso préprio da estrutura. Para a definicdo do peso do betdo como agdo exterior,
considerou-se uma reparticdo de cargas a um angulo de 45 graus (condi¢cdes de apoio semelhantes em
bordos ortogonais). A reparticdo assumida, resultou na definicdo de cargas triangulares nas vigas

transversais e cargas trapezoidais nas vigas longitudinais (Figura3.1) .
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m 5m

3m

.....

15m

Figura 3.1 — Representac¢do dareparticao do pesoda laje de betdo

Como é intuitivo, as vigas transversais interioresterdo o dobro da carga das vigas transversais extremas.
O mesmo raciocinio é aplicdvel para as vigas longitudinais. Sabendo que o peso especifico do betdo é de
25 kN /m? e alaje tem umaespessurade 22 centimetros, temos todas as condicionantespara determinar

as cargas da laje de betdo ao nivel das vigas. Apresenta-senaTabela 3.1 e na Figura 3.2 os valores obtidos

e arepresentacdo das acdes no modelo respetivamente.

Tabela 3.1 — Cargas do peso do betdo nas vigas do tabuleiro

Vigas Extremas Vigas Interiores
Carga Triangular 8,3 kN/m 16,5 kN/m
Carga Trapezoidal 8,3 kN/m 16,5 kN/m
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Figura 3.2 — Peso proprio da laje de betdao como agao exterior

Uma forma eficaz de confirmar a correta definicdo das agbes passa por comparar reagdes de apoio, para
0 peso préprio, entre o modelo com a laje caraterizada por elemento de shell e o modelo de barras. As

reagdes obtidas nos apoios encontram-se na Tabela 3.2.

Tabela 3.2 —Reacdo nos apoios para o peso proprio

Reacgdo obtida nos apoios [kN] %erro
Modelo shell 2492,76
Modelo de barras 2490,74

0,081

3.1.2 Barreirasde Seguranga

Encontra-se previsto o uso de barreiras de seguranca (Figura 3.3) nas extremidades do tabuleiro ao longo

de toda a sua extensao.

Figura 3.3 — Barreira de seguranca
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As barreiras de segurancasdo de betdo e possuem umaseccdo transversalcom 0,31 m?2. Considerando
o peso especificodo betdoarmado, obtemos aseguinte carga por metro:

25%x031=8kN/m

No modelo de barras, a carga pode ser aplicada diretamente na barra. No modelo mais complexo, o
método é semelhante a excegdo da adigdo de um offset para que a carga sejaaplicada diretamente sobre

o tabuleiro.

3.1.3 Asfalto

O revestimento e a camada de desgaste do pavimento como o asfalto constituem componentes de
importante consideragdo no calculo. Apesarde se preverumainclinagdo transversalde 2% da via, a carga
foi aplicada, por questdes de simplificagdo, como uniformemente distribuida. Considerando uma
espessura maxima de asfalto de 20 centimetros e com a inclinagdo referida, obtemos uma espessurade
minima de 5 centimetros nas extremidades. Para a quantificacdo da carga uniformemente distribuida,

considerou-se uma espessuramédia de 0,125 metros e um peso especifico do asfalto de 24 kN /m3.

24 % 0.125 = 3 kN/m?

3.1.4 Retragdo do Betdo

A retracdo do betdo pode ser definida como o processo da diminuicdo do seu volume devido a perda de
agua. Esta diminuicdo de volume pode ser representada poruma extensao que, segundoa NP EN1992-
1-1, é constituida por duas componentes. A primeiracomponente daextensao total de retracdo deve-se
a secagemdo betdo. Trata-se de um processo de evolugdo lento e resulta da migracdo da agua através do
betdo endurecido. A segunda componente, denominada de extensao de retracdo autogénea, desenvolve-
se, em grande parte, nos primeiros dias apds a betonagem e, para o presente caso de estudo, serd

desprezada. Segundoa NP EN1992-1-1, o valor final da extensdo de retracao porsecagem é dado por:
Ecdoo = Kn X Ecap (3.1)
Em que:
® &.q0— Extensdodaretracdo livre por secagem
o k- Coeficiente que depende daespessuraequivalente, h

® &.q0,- Valorfinal da extensdo de retragdo final por secagem

Por sua vez, a espessuraequivalente, h, é dadapor:
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ho=2XA./u (3.2)
Onde:
e A, - Areada secgdo transversaldo bet3o

e u - Perimetrodaparte da seccdo transversal expostaa secagem

A area da seccdotransversaldo betdoem estudo sera 1 metro por 0,22 metros de espessuradalaje

como se demonstranaFigura 3.4.

A=0,22 m2
1m

/

0,22m

Figura 3.4 — Sec¢do de betdoemestudo

Dado que se prevé uma laje de betdao com chapa metdlica colaborante, apenas a parte superior sera
exposta a secagem. Os valores considerados para o cdlculo da espessura equivalente encontram-se na

Tabela 3.3.

Tabela 3.3 —Espessuraequivalente

Area Secgdo transversal - A, m2 0,22
Perimetro expostoasecagem-u m 1
Espessura equivalente - h mm 440

Recorrendoao quadro 3.3da NP EN1992-1-1 e a interpolagdo linear, obteve-se um coeficiente k;, de 0,72.
Aextensdode retragdo livre porsecagem & ¢ € calculada pelaexpressdoB.11doanexoBdaNP EN1992-
1-1. A extensdo de retracdo livre por secagem depende da classe de cimento, do valor médio da tensao
de rotura do betdo a compressao e da humidade relativa. O valor médio anual da humidade relativa no
Cairo € de 55,8%. Para o calculo de &.4, admitiu-se uma classe de cimento N e uma humidade relativa

de 60%. O valor da extensdo daretragdo livre por secagem pode ser consultado na Tabela 3.4.
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Tabela 3.4 — Extensdo da retracdo livre porsecagem

Valor médio da tensdo de rotura do betdoa compressao - f,,, (C30/37) Mpa 38
Humidade Relativa- RH % 60
@41 (Classe N) - 4
452 (Classe N) - 0,12
Extensdo da retracdo livre por secagem— ¢, ---- 0,000432

Por ultimo, o valor final da extensdo daretracdo por secagem &4 o, € dado por:
Ecdoo = 0,000432 x 0,72 = 0.000311

Em software, a forma mais pratica de representar a extensdo de retragdo é com recurso a uma agao
térmica. O REBAP, no artigo n232, permite que ,em casos correntes, os efeitos finais da retracdo sejam
representados por um abaixamento lento e uniforme de temperatura de 15°C. No entanto, seguindo a

NP EN1992-1-1, sabemos que aextensdo pode ser obtida pela seguinte equacao:
e=a XAT (3.3)
Em que:
e a— Coeficiente de dilatacdo térmica linear
e AT —Variagdo de temperatura

Considerando o coeficiente de dilatacdo térmicaindicado no subcapitulo 1.4.4 e o valor final da extensdo
de retracdo por secagem obtido, obteve-se a seguinte variagcdo de temperatura:

_0,000311

AT = 1,2 x 1075

=2591=26C

Em suma, a retracdo do betdo serd representada como uma variagdo térmica negativa e uniforme de

26°C. Esta variacdo térmica deverd sertratada como umaacdo permanente e foiconsiderada para os dois
modelos criados. Contudo, a definicdo e andlise dos efeitos da retragdo torna-se mais pratica no modelo

com a laje caraterizada por elementos de casca.
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3.2 ACOESVARIAVEIS

3.2.1 Trafego Rodovidrio

A quantificacdo de cargas de trafego rodovidrio é assegurada pela EN1991-2. Esta parte do eurocédigo 1
fornece todas as indicagdes necessarias para a quantificacdo das a¢des de trafego rodoviario, ferrovidrio
e de pedes. A metodologia seguida pelo eurocddigo consiste naimplementacdo de modelos de sobrecarga
preparados para cobrir a grande maioria das situacdes de projeto, incluindo os efeitos da amplificacdo
dinamica.

No espetro rodoviario, a nivel de cargas verticais, o eurocédigo apresenta os seguintes modelos de

sobrecarga para a verificacao ao estado limite ultimo sem fadiga:

e Modelo de sobrecarga 1 (LM1) — Destinado ao caso geral. O modelo é constituido por cargas
concentradas (Tandem System — TS) e cargas uniformemente distribuidas (Uniformly Distributed

Load - UDL).

e Modelode Sobrecarga 2 (LM2) —Sistema constituido por uma carga concentrada sobre um Unico
eixo. Este modelo cobre os efeitos de amplificacdo dinamica do trafego normal em pequenos

elementos Estruturais.

e Modelo de Sobrecarga 3 (LM3) — Cobre a circulagdo de veiculos especiais que necessitam de
autorizacdo especifica para circular. Sistema constituido por cargas concentradas que depende

do tipo de veiculo a considerar.

e Modelo de Sobrecarga 4 (LM4) — Produzido para representar os efeitos provocados por pedes.
Representado por uma carga uniformemente distribuida de 5 kN /m? e deve ser utilizado quando

relevante.

Para este projeto foi apenas considerado o modelo LM 1. A norma EN 1991-2 caracteriza o modelo LM1
como um sistema composto por duas componentes. A primeira componente é composta por cargas

concentradas sobre dois eixos (Tandem System — TS). A carga poreixo é dada por:

a Ok

A segundacomponente é uma carga uniformemente distribuida UDL representada por:
Aqqr

Onde:

* ay g Coeficientes de ajuste nacionais

e (Qk; qi—Valores caracteristicos das cargas
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Os valores caracteristicos das cargas associadas ao modelo proposto pelo eurocddigo dependem do

nuimero de vias a considerar. Estes valores podem ser consultados na Figura 3.5 abaixo representada

(efeitos de amplificagdo dinamica

incluidos).

Location

Tandem system TS

UDL system

Axle loads (), (KN)

[ g, (or g, Il{k.\h'm:}ﬁ

~ Lane Number | 300 9 N
Lane Number 2 200) 2.5
[ Lane Number 3 100 2.5
Other lanes 0 2.5
Remaining area (g, ) 0 2,5

Figura 3.5 — Valores Caracteristicos das cargas do modelo LM1 [16]

Para a correta aplicacdo do quadro apresentado na Figura 3.5, é necessario a definicdo do numero de
vias de calculo. O nimero de vias e sua respetiva largura nao corresponde ao numero real de vias de
trafego, mas sim ao numero necessario para definir o carregamento proposto pelaEN 1991-2 em fungdo

dalargura do tabuleiro.

E importante referir que, na maior parte dos casos, as vias de calculo terdo 3 metros de largura. A

determinagdo do nimero de vias de calculo é feita recorrendo ao quadro da Figura 3.6.

NOTE For example, for a cammiageway width equal to 1 1m.

remaining area is 11 - 3x3 = 2,

n
ny = Int| —

Carriageway Number of Width of a Width of the
width w notional lanes | notional lane »; | remaining area
w< 54 m n =1 Iim w-3Im

SAm<s w<6m n=2 " 0
2
tms= w w
n = M.r( : | J Im w=-3xn

N

1. and the width of the

Figura 3.6 — Numero e largura das vias de calculo [16]

Tendo o tabuleiro do caso de estudo 15 metros de largura efetiva, conclui-se que o carregamento

proposto pelo modelo LM1 sera aplicado sobre cinco vias de 3 metros de largura, ndo sobrando, assim,

qualquerarea restante.
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Realca-se que o sistema de cargas concentradas TS é aplicado com umadistancia de 2 metros entre eixos
(sobrando 0,50 metros de cada lado da via de calculo) representando, desta forma, o veiculo tipo.

Apresenta-senaFigura 3.7 a pormenorizacao da aplicacdo do modelo de sobrecarga LM 1.

:‘Q: Q K "Qx :“‘nh ‘;‘:]\ l”lk
vv_:r.fsz{‘-:-,'-’v-n—v.,n-vu;.-r,v,,-t.~.~u,,”,.»_-r—t"’y—-r.—rw—-v-n
PITAVITTT, SV R R I e vy o VT v v

0,60
2,00 Q)
@ - B
‘."J m - 0,50°
@ o
(3
B 5}

Figura 3.7 — Aplicagdo do LM1 [16]

Os coeficientes de ajuste nacionais dependem das classes de trafego. Quando os coeficientes ay e a4

tomam o valor igual a unidade, estes correspondem a situagées de trafego industrial intenso estando,

destaforma, pelo lado da segurancga.

3.2.1.1 Aplicagdo das A¢oes de Trafego no Midas Civil ®

A metodologia de aplicacdo das acdes de trafego no software é relativamente simples. A definicdo do
numero de vias de calculo é ligeiramente diferente entre os dois modelos construidos. O software
permite, a definicdo de vias de calculo sobre elementos de barra (trafficline lanes) ou em elementos de

superficie (trafficsurface lanes). Na Figura 3.8 sdo apresentadas as 5 vias de trafego consideradas.

51



CAPITULO 3

3 3 3 3 3 3 3 3 3 3 3 3
2 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

Figura 3.8 — Vias de trafego consideradas

Apods a correta definigdo das vias de cdlculo nos dois modelos numéricos, é necessario definir o veiculo

tipo representado pelo modelo de sobrecarga LM1 (Figura 3.9).

Standard Name
EM 1991-2:2003 - RoadBridge ~

ehicular Load Properties

Vehicular Load Name : Load Model 1
Vehicular Load Type : Load Model 1 "
QiQik HQiQik

b

VHVVLERERELL LV

| 12m | QiQik ¢ Tandem System,Qik

Oqigik : UDL System, gik
Dynamic amplification factor included

Tandem System UDL System
Location Adjustment | Axle Loads | Adjustment | Uniformly Dist.
Factor (kM) Factor Loads (kMN/m*2)
Lane Mumber1 1 300 1 9
Lane Number2 1 200 1 25
Lane Mumber3 1 100 1 25
Remaining e 0 0 1 25

Psi factor for Tandem System
Psi factor for UDL System

Figura 3.9 — Definigdo de LM1 no Midas Civil

Por fim, é necessario criar os casos de carga atribuindo, assim, as cargas as respetivas vias pré-definidas.
Como éreferido no subcapitulo 3.3 do presentedocumento, as acées de trafego sdo associadas emgrupos
(tabela 4.4a da EN1991-2). Estes grupos de cargas sao definidos no programa através da definicdo das
moving load cases. Para efeitos do desenvolvimento do caso de estudo, foiconsiderado um caso de carga
para o estado limite ultimo e um caso de carga para o estado limite de servi¢o. Por predefinicdo, o

software associa o Tandem System e o UDL System aos seus respetivos coeficientes Psi para efeitos de
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combinacdo de ac¢des. Esta predefinicdo acarreta algumas complicacdes nas situacées onde se pretende,
para as combinagGes caracteristicas, que a agdo de trafego sejaa acdo varidvel base. Porisso, de formaa
ignorar os coeficientes y; o programa dispde, na janelade criagdo do caso de carga, de uma op¢do para
ignorar os respetivos coeficientes (ignore Psifactor), considerando-os iguais a unidade. Apresenta-sena

Figura 3.10 e na Figura 3.11 a criacdo dos casos de carga para o grupo grla.

Load Case Name :

Description @ | uLs |

[ Moving Load Cptimization
Select Load Model
@® LM 1, FLM 1/ Footbridae
(LM 2,3,4 /FLM 2,3,4 [ Footbridge / Permit Truck
(LM 1 & 3 Multi
(LM 1 & 3 Multi (Straddling)
(O Railway Bridge

[ 1anore Psi Factor:

Load Case Data

Vehide : Load Model 1 ~
Footway : MNone b
Assignment Lanes
Line of Lanes Selected Lanes Footway Lanes
1
-»
2
3 =
-=||a
5 i
Remaining Area
== -
=

Figura 3.10 — Defini¢do do caso de carga para o grupo grla (ULS)

*

Define Moving Load Case

Load Case Name : ria(Z)

[ Moving Load Optimization
Select Load Model
® LM 1, FLM 1f Footbridae
(LM 2,3,4 [ FLM 2,3,4  Footbridge [ Permit Truck
OLM 183 Multi
(LM 1 & 3 Multi (Straddling)
(O Railway Bridge

Ignore Psi Factor:

Load Case Data

Vehide : Load Model 1 ~
Footway : None ~
Assignment Lanes
Line of Lanes Selected Lanes Footway Lanes
1
-
2
3 -
=[5
5 g,
Remaining Area
& ->
<

Cancel Apply

Figura 3.11 — Definicdo do caso de carga para o grupo grla (SLS)
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3.2.2 Vento

Para a quantificacdo da a¢do do vento na ponte, foi utilizado o método disposto na EN 1991-1-4. As
recomendagoes especificas paraa quantificagdo da agdo do ventoem pontes podem ser consultadas no

capitulo 8 do referido regulamento.

Em primeiro lugar, é necessario calcular a pressao dinamica de pico para as situacdes com e sem trafego.
Realca-se que a velocidade base do vento prevista para o Cairo é de 33 m/s. No entanto, em situac¢des
onde a acdo de trafego é considerada em simultdaneo com a acdo do vento, esta devera ser limitada
recorrendo a uma velocidade base de referénciareduzida. O valor recomendado peloregulamento é de

23 m/s.

Foi consideradaa categoria 3 de terreno associada a zonas com uma cobertura regular de vegetagdo ou
edificios, ou com obstaculos isolados com separacdes entre si de, no maximo, 20 vezes a sua altura.

Apresenta-senaTabela 3.5 os dados iniciais considerados parao calculo das pressdes dinamicas de pico.

Tabela 3.5 — Dados iniciais

Dados iniciais Simbolo Valor considerado Unidades
Densidade do ar p 1,25 kN/m3

Velocidade base de referéncia (Sem trafego) Vb0 33 m/s

Velocidade base de referéncia(Comtrafego) Vb*,0 23 m/s
Altura de referéncia do tabuleiro Ze,deck 22 m
Comprimento de rugosidade (C.Terreno 1) Z0 0,3 m
Altura Minima (C.Terrenol lll) Zmin 5 m

Coeficiente de orografia Co(2) 1 Ads

Coeficiente de turbuléncia Kl 1 Ads

3.2.2.1 Calculo dasPressdes Dindmicas de Pico

Sabemos que a pressdo de pico a altura z é dada pela seguinte expressao:

qp(2) = [1+ 71,(2)] x % X p X v2(2) (3.4)
Onde:
e Z-—Alturadereferéncia
e [,(z) - Intensidade de turbulénciaa altura z
o v,,(2)—Velocidade médiado vento

e p—Massavolimicado ar
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Dado que a velocidade média do vento depende davelocidade de base, a variacdo da pressdo dindmica
de pico para as situagées com e sem trafego é condicionada por estavaridvel. As pressdes obtidas podem

serobservadas na Tabela 3.6.

Tabela 3.6 — Pressdes Dindmicas de Pico

Pressdo dindmicade Pico Valor obtido[kN/m2] Trafego
qp (z) 1,53 Sem
q+p (2) 0,74 Com

3.2.2.2 Direg¢oesdo Vento e Definigao da Geometria do Tabuleiro

SegundoaEN 1991-1-4, para efeitos de quantificacdo da acdo do vento em pontes, sdo consideradas as

seguintes direcdes:
e Direcdo X — Paralela a largura do tabuleiro, perpendicularao tramo
e Dire¢do Y —Direg¢do ao longo do tramo
e Direg¢do Z— Perpendicularao tabuleiro

As direcGes do vento e a notacdo utilizada para definir a geometria do tabuleiro encontram-se

pormenorizadas na Figura 3.12. “L” representaocomprimento nadirecdo Y e “B” a largura na direcdo X.

Wind L

=>

af L

Figura 3.12 — Direcbes das a¢des do vento e definicdo da geometria do tabuleiro [17]
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3.2.2.3 Quantificacao da A¢ao do Vento no Tabuleiro Segundo a Diregao X

Para a quantificacdo do vento no tabuleiro segundo a dire¢ao X, é necessdrio conhecer a geometria do
tabuleiro e definir as respetivas alturas Uteis. Um ponto importante a ter em conta é a avaliagao da
necessidade de um procedimento de calculo de resposta dindmica. O eurocédigo recomenda que “no
caso de tabuleiros de pontes rodovidrias e ferroviarias normais com um vao inferior a 40 metros, ndo é
necessario, em geral, utilizar um procedimento de cdlculo de resposta dinamica” [17]. Para o presente
caso de estudo, a resposta dindmica nado foi considerada. Quando ndo for necessario utilizar um
procedimento de cdlculo de resposta dinamica, o coeficiente estrutural CsC,; poderd ser igual a 1.

Apresenta-se naFigura3.13 a definicdo das alturas necessdrias para o cdlculo das dreas de referéncia.

[ )

dTraffic

[
dBarrier

|
dTotal
dTotal (With Traffic)

—{ |
dChord
dDeck

Figura 3.13 - Definicdo de alturas para o cdlculo das areas de referéncia

As medidas consideradas para a geometria do tabuleiro e as alturas referidas na Figura 3.13 podem ser
consultadas na Tabela 3.7. A largura “B”, considerada para efeitos de quantificacdo da a¢do do vento, é

igual aos 15 metros do tabuleiro acrescida da largura dos Chords.

Tabela 3.7 —Geometria e alturas consideradas

17  [m]
64 [m]
dDeck 1,25 [m]
dbarrier 1,1 [m]
dTraffic 2 [m]
dchord 1 [m]

Geometriado tabuleiro

Alturas d
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Em situacdes onde um procedimento de calculo de resposta dindmica ndo é necessdrio, a forca na

direcdo x produzida pelo vento pode serobtida através da seguinte expressao:

1
FW:EXpXUleCXAref,x (3.5)

Onde:
e v, —Velocidade dereferénciadovento
e (- Coeficiente de forcado vento
e Aref,x —Areade referéncia
e p- Massavolumicado ar
O coeficiente de forcado vento C é dado por:
C = ceXcCpy (3.6)
Em que:
e ,— Coeficiente de exposi¢cao
® ¢sx— Coeficiente de forgana diregdo x

O coeficiente de exposicdo é dado pelo quociente entre a pressao dindmica de pico e a pressdo de

referéncia. Em tabuleiros de pontes, o coeficiente de forga ¢y, € igual a:
Crx = Crxo
Onde:
® Cryo— Coeficiente de forga para a situagdo sem livre escoamento emtorno das extremidades.

Segundoa EN 1991-1-4, o coeficiente crxo ,para pontes normais, podera ser consideradoigual a 1,3. Em

alternativa, este pode serdeterminado pelo grafico indicado na Figura 3.14.
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v

6 7 8 8 10 11 12 bld,,

Figura 3.14 - Coeficiente de forga cs,o para tabuleiros de pontes [17]

O grafico representado na Figura 3.14 distingue duas situagdes. A funcdo a) é referente as situagdes com
guarda-corpos vazados (com mais de 50% de aberturas) e guardas de seguranca vazadas. A funcdo b) é

para situacdes de guarda-corpos ndo vazados, barreiras anti-ruido e trafego.

Tendo os coeficientes de forca, procede-se parao célculo das areas de referéncia. De forma a obtermos

aforca do vento pormetro, a dreade referéncia é dada pelo seguinte produto:
Aref,x =dsoe X L (3.7)
Onde:
o do— Altura util
e [ — Comprimentoque deverdser consideradoiguala unidade (L=1)

Apresenta-se naTabela 3.8 os coeficientes de forca e as dreas de referéncia obtidos.

Tabela 3.8 — Coeficientes de forca e dreas de referéncia

Sem Trafego Com Trafego

C 2,93 2,25
Ce 2,25 2,25
Cf,x 1,3 1
Cfx,0 1,3 1
Aref, x [m?] 2,35 3,25
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Por fim, com os dados ja enunciados, resta a quantificacdo da acdo do vento ao nivel do tabuleiro para a

direc¢do X. Os valores obtidos encontram-se naTabela 3.9.

Tabela 3.9 —Vento ao nivel do tabuleiro (direcdo x)

Sem Trafego Com Trafego
Fw 4,68 4,98 [kN/m]

Segundo o ponto 4 do capitulo 8 da EN 1991-1-4, “nos casos em que o trafego é considerado em

simultaneo com o vento, o valor da combinacgdo Y, F,,; da acdo do vento na ponte e nos veiculos devera

ser limitado a umvalor E;;, o qual é determinado substituindo o valor basico da velocidade de referénda
* ”

do vento, v, o, por um valor Vp o [17]. Os resultados apresentados na Tabela 3.10 sdo referentesa um

o de 0,6 (EN1990).

Tabela 3.10 — Combinac¢do do vento com trafego

JYOFw 2,99 [kN/m]
Fw* 2,42 [kN/m]
min (POFw, Fw*) 2,42 [kN/m]

3.2.2.4 Quantificacdo da A¢do do Vento no Arco

A quantificagdo do vento nos restantes elementos estruturais da ponte é mais simples. Para determinar
a acdo doventono arco é necessario definira altura de referéncia a considerar e a pressao de pico para

a respetivaaltura. Estes dados encontram-se enunciados na Tabela 3.11.

Tabela 3.11 — Altura de referéncia e pressdo dinamica de pico para o Arco

Altura de referéncia Z[m] 32
Pressdo dindmicade pico qp(Z) [kN/m?] 1,72

Sendo o arco um elemento de seccdo transversal retangular, é necessario determinar o coeficiente de
forga ¢y previsto na secgdo 7.6 da EN 1991-1-4. O coeficiente de forga pode ser calculado pela seguinte

expressao:

Cr=CroXPr Xy (3.8)

Em que:

* ¢ — Coeficiente de forca para elementos de secgdo retangular com arestas vivas e sem livre

escoamento emtorno das extremidades.
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e 1, — Coeficiente de reducgdo para sec¢des quadradas com cantos arredondados; o valor de 1,

depende donumero de Reynolds.

e P, —Coeficiente de efeitos de extremidade para elementoscujas extremidades sejamlivremente

contornadas pelovento.

O coeficiente ¢y o depende dageometria da secgdo transversal e pode ser obtido recorrendoa Figura 3.15.

h":f.lil
2.8 v +
1= ] b
4 £
25 g F
z4
2,35
Tz
2.0
- 185
1,54
: -+ A
1 1.0
BICE]
0,5
0 >
2 BT 1 2 5 10 20 50 alh

Figura 3.15 — Coeficiente de forga cs o [17]

Sendo a secgdo transversal do arco um elemento com 1 metro de largura por 1 metro de altura,

obtiveram-se os coeficientes que constam da Tabela 3.12.

Tabela 3.12 — Coeficiente de forga

Coeficiente Forga c F 21

Cf,O 2,1
Pr 1
PA 1

A acdo do vento no arco é dada pelo produto da pressado dindmica de pico (para a altura considerada)

pelo coeficiente de forga ¢f. O seuvalor encontra-se na Tabela 3.13.
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Tabela 3.13 — Quantificagcdo da acdo do ventonoarco

Fw 3,61 [kN/m]

3.2.2.5 Quantificacao da A¢ao do Vento nos Restantes Elementos

A metodologia utilizada para determinar a acdo do vento nos restantes elementos estruturais é igual a
demonstrada no subcapitulo anterior. Eimportante realcar que a acdo do vento nos cabos foidesprezada
devido a reduzidadrea dos mesmos. Apresentam-se na Tabela 3.14 os valores obtidos da a¢do do vento

nos restantes elementos.

Tabela 3.14 — Quantificagdo da a¢do do vento nos restantes elementos

Elemento Estrutural Fw [kN/m]
Contraventamento exteriores 2,71
Contraventamentointeriores 1,26

Cabos Desprezavel

Osvalores obtidos foram aplicados como um sistema de forgas horizontais no modelo. O sistema de forcas

aplicado ao modelo encontra-se representado na Figura3.16 .

Figura 3.16 —Acdo do vento consideradanos modelos

61



CAPITULO 3

3.2.3 Acao Sismica

O movimento sismico num dado ponto da superficie do terreno, segundo a EN1998, é representado por
um espetro de resposta eldstica de aceleragao a superficie do terreno. Apesar da ponte estar projetada
para o continente africano, foi utilizado o caso geral do eurocddigo para a definicdo dos espetros de

resposta eldstica.

A acdo sismica é composta por trés componentes. A acdo sismica horizontal é descrita por duas
componentes ortogonais independentes entre si. Estas duas componentes sdo representadas pelo
mesmo espetro de resposta. Por Ultimo, a componente vertical da a¢do sismica deve ser representada

pelo seu préprio espetro de resposta elastica.

Para definir os espetros de resposta é necessario delinear alguns dados iniciais. O primeiro dado a definir
seraa aceleracdo de referéncia ag,. Ao consultar o regulamento egipcio, conclui-se que a cidade do Cairo
é dividida em trés zonas sismicas com diferentes acelera¢des. Para o nosso caso de estudo, a aceleragdo
de referéncia a adotar é de 0,15g. Em seguida, é necessdrio determinar a classe de importancia.
Recorrendo a EN1998-2, foiadotada uma classe de importancia lll com um coeficiente de importancia (y;)
igual a 1,3. Porfim, considerou-se umterreno do tipo Be um amortecimento de 5%. Os espetros definidos
sdo do tipo 2 umavez que os seus efeitos sdo mais condicionantes para as frequéncias de vibracao da

ponte.

Os espetros de resposta eldstica horizontal e vertical foram definidos no Midas Civil e podem ser

consultados na Figura 3.17 e Figura 3.18 respetivamente.

Function Mame Spectral Data Type
EURO2004 H-ELASTIC | (®) Normalized Accel. () Acceleration O velocity () Displacement
Scaling Gravity Graph Options
Import File @Scale Factor m,’se-:"Z D X-axis log scale
FI':EZE;:I Spedtr;}! TEE| = () Maximum Value 0 g D [ '-axis log scale
1 0.0000 0.2632
2| 0.0500 0.6581 o-eenns
3 0.0600 0.6581 0580051
4 0.1200 0.6581
5| 0.1800 0.6581 o R
5| 0.2400 0.6581 B o.2s00s1
7 0.2500 0.6581 o U
8 0.3000 0.5454 4 )
9] 0.3600 0.4570 B 51800514
10| 0.4200 0.3917 a2
11| 0.4s00 0.3428 "-omensEey
12 0.5400 0.3047 -0.0155454 ! ! T T T T T T T T T T
13| 0.6000 0.2742 0.01 1.01 2.01 2.01 1.01 5.01 £.01
14| 06600 02493 | ¥ Feriod (sec)

Description EURO2004 H-ELA: G=B,5=1.35,Tb=0.05,Tc=0.25,Td=1.20,AgR =0. 15g,1=1. 3, Damping=>5.00

| CK Cancel Apply

Figura 3.17 — Espetro de resposta elastico horizontal
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Function Name Spectral Data Type
EURO2004 Y-ELASTIC | (®) Normalized Accel. () Acceleration () velodty () Displacement
Scaling Gravity Graph Options
TeEriTs (®) Scale Factor m,‘sec"l [ x-axis log scale
Period [ SpectralData| A i im value o 9 Damping Ratio [Jy-axis ,
(sec) (a) -gxis log scale
1 0.0000 0.1950
2 0.0500 0.5850 05765051
3| o600 0.5850 o-5ae508 1
0476508
4| 01200 05850 b
5| 01500 0.5850 S o.a76508-
G| 0.1800 0.4875 & o.22€50%
7 0.2400 0.3656 o 0.27€508
8| 02000 02925 Mo 0226508
9| 03600 0.2437 W 0-17308
10| 04200 0.2089 @ 0-1268887
0.07€508€ 4
11| 04800 01828 ——
12| 05400 0.1625 vozzasad— | | [Tt
12| 06000 01462 o.01 1.0 2.01 a1 4.01 5.01 €.01
14| 06600 01330 ¥ period (sec)

Description EUROQ2004 V-ELA: G=B,5=1.00,Tb=0.05,Tc=0.15,Td=1.00,AvgR.=0,15g,I=1.3,Damping=5.00

et oK Cancel Apply

Figura 3.18 - Espetro de respostaelastico vertical

3.2.4 AcglesTérmicas

As acOes térmicas foram definidas de acordo com a EN1991-1-5. A consideragdo das acdes térmicas é de
extremaimportanciavisto que “as variacées didrias e sazonais de temperaturado ara sombra, a radiacao
solar e a radiacdo reemitida provocam variagdes na distribuicdo da temperatura nos elementos
individuais de uma estrutura” [18]. As condicdes climaticas do local, orienta¢do da estruturae sua massa
total sdo alguns fatores que influenciam diretamente os efeitos térmicos. Segundo a EN1991-1-5, a
distribuicdo da temperatura num dado elemento estrutural podera ser composta nas seguintes quatro

componentes essenciais:
e Umacomponente davariagdo uniforme de temperatura
e Umacomponente lineardavariagao diferencial de temperaturaaolongo do eixo de menorinércia
e Umacomponente linear davariacdo diferencial de temperaturaaolongo do eixo de maior inércia

e Umacomponente ndo linear da varia¢ao diferencial de temperatura

AsvariacOes de temperaturaem pontes sdo abordadas no capitulo 6da EN1991-1-5. Para o presente caso
de estudo, foiconsiderada umavariagao de temperatura uniforme paratodos os elementos estruturais e
uma variacdo diferencial de temperatura ao nivel do tabuleiro. A temperatura inicial considerada foi de

20°C.
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3.2.4.1 Variacao Uniforme de Temperatura

As variagbes uniformes de temperatura induzem, em estruturas isostaticas, uma variacdo de

comprimento nos seus elementos, como se demonstra na Figura 3.19.

Lniform temperature rise AT

Figura 3.19 —Variacdo uniforme de temperaturaem viga simplesmente apoiada [19]

Essa variacdao de comprimento pode sercalculada através da seguinte expressao:
AL =axlyx AT (3.9)
Onde:
e o — Coeficiente de dilatacdo Térmica
e [,— Comprimentoinicial
e AT —Variagdo de temperatura

No entanto, grande parte das estruturas atuais sdo hiperestaticas assumindo, desta forma, um
comportamento diferente davigailustrada na Figura 3.19. Umaviga hiperestatica encontra-se restringida
lateralmente, impedindo a variacdo de comprimento que ocorre numa viga simplesmente apoiada. Esta
restricdo gera um esforco axial na viga que é equilibrado pelas respetivas rea¢des de apoio como se

demonstra na Figura 3.20.

Unilorm temperature rise AT

Figura 3.20 — Variacdo uniforme de temperaturaem viga hiperestatica [19]

A férmula do esforgo axial provocado pela variacdo uniforme de temperatura pode ser obtida através do

seguinte desenvolvimento dalei de Hooke. Sabemos que a lei de Hooke é dada por:

oc=Exe¢ (3.10)
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Sendo que a tensdo o é dada pelo quociente entre o esforco axial e a drea e a extensao € pelo quociente
entre a variacdo de comprimento e o comprimentoinicial, a lei de Hooke desenvolve-se paraa seguinte

expressao:
N AL
X
Por ultimo, substituindo AL obtém-se aférmula do esforgo axial provocado por uma variagao uniforme
de temperatura:
N =EA X ax AT (3.11)

Para o presente caso de estudo, foi considerada uma variagdo uniforme de 30°C em todos os elementos
estruturais. Apresenta-se na Figura 3.21 o perfil tipo de temperatura uniforme a consideraremtodos os

elementos estruturais.

30°C

Figura 3.21 — Perfil de variacdo uniforme de temperaturaa considerar

3.2.4.2 Variagao Diferencial de Temperatura

Sendo um tabuleiro misto constituido por dois materiais com propriedades de conducgdo de calor bem
distintas, é expetavel que se registem grandes diferencas de temperatura entre a seccdo de betdo e os
perfis metalicos. Este comportamento térmico dispar entre o betdo e o ago torna a variacdo diferencial

de temperaturaumacomponente ndo desprezavel.

Os efeitos da variagao diferencial de temperatura em estruturas complexas nem sempre sdo percetiveis
com facilidade. Porém, este conceito pode ser melhor compreendido considerando um exemplo mais
simples como uma viga de betdo armado expostaao calor provocado por um incéndio. Devido as baixas
taxas de transferéncia de calor do betdo, uma viga de betdo armado expostaa um incéndio resultard em

diferencas de temperatura significativas em faces opostas. Esta diferenca de temperaturas provoca
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extensoes dispares entrefaces. Este fendmeno conhecido como “thermalbowing” provoca a deformacdo

do elemento, talcomoilustrado na Figura 3.22.

Figura 3.22 — Thermal bowing emviga simplesmente apoiada [19]

Em estruturasisostaticas, a variagao diferencial de temperaturaresultana deformagdo do elemento sem
a gerac¢do de momentos fletores. Considerando agora uma viga hiperestatica restringida lateralmente, a

variacdo diferencial de temperatura cria reagbes de apoio axiais evitando, assim, a tendéncia da

deformacdo (Figura 3.23).

T — . ¥

Uniform temperature gradient Ty
Figura 3.23 —Viga hiperestatica sujeita a variacdo diferencialde temperatura [19]

Em estruturas hiperestaticas com restri¢cdes de rotagdo sdo gerados momentos nos apoios que cancelam

a curvatura térmica. Desta forma, a viga encontra-se sujeita a um momento uniforme sem apresentar

qualquerdeformacdo. Apresenta-se na Figura 3.24 o conceito enunciado.
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(M
a 2

Uniform temperature gradient T,
Figura 3.24 —Viga bi-encastradasujeita a variacdo diferencial de temperatura [19]

O momento uniforme é dado pela seguinte expressao:
M =El¢ (3.12)
Em que:
e [E —Moddulode elasticidade
e [—Momentodeinércia
e ¢ —Curvaturauniforme
Por sua vez, a curvatura uniforme pode ser calculada da seguinte forma:
p=axT, (3.13)
Onde:
e a— Coeficiente de expansdotérmica linear
e T, —Gradiente de temperaturaemfunc¢do daaltura

Sabendo que o gradiente T, € dado pelo quociente entre a diferenga de temperaturas AT e a altura da

viga h, a expressdao do momento simplifica-se:

aEIAT
M =

- (3.14)

Com uma melhor compreensdo dos efeitos da variacdo diferencial de temperatura nas estruturas,
retrocede-se, entdo, a sua definicdo. De acordo com a EN1991-1-5, a determinacdo da componente
vertical linear da variacdo diferencial de temperatura pode ser determinada através de duas abordagens.
Como s6 foram considerados perfis lineares de temperatura para o presente caso de estudo, utilizou-se
a abordagem 1 previstano eurocddigo. A EN1991-1-5 prevé, paratabuleiros mistos aco-betdo, que sejam
considerados dois perfis lineares de temperatura. Uma variagdo linear de 15°C para situacdes em que a
face superiordo tabuleiro se encontramais quente do que a face inferior e uma variagdo linear de 18°C
para a situagdo inversa. Na Figura 3.25 apresentam-se as varia¢des diferenciais de temperatura a
considerar no tabuleiro. A variacdo diferencial de temperatura ndo foi considerada para os restantes

elementos.
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15°C

18°C
Figura 3.25 —Variagdes lineares diferenciais de temperaturaa considerar no tabuleiro
Realga-se que, de acordo com a sec¢do 6.1.4.3 da EN1991-1-5, ndo é necessario consideraracomponente
horizontal da variacdo diferencial de temperatura. Noentanto, esta deve ser considerada em alguns casos
particulares. A componente horizontal da variacdo diferencial de temperatura devera ser considerada,

por exemplo, em casos onde a orientacdo ou a configuragao da ponte resulte em lados com exposigdes

solares dispares.

3.3 ComBINAGOES DE ACOES

As disposicoes especificas para pontes, relativamente a combinacdo de a¢des, podem serconsultadas no

anexo A2 da EN1990.

As combinacdes de a¢des paraaverificacdo dos estados limites Ultimos deverao surgir a partir da seguinte

expressao:
Ed = z Y6,jGr,j" + "vpP "+"yQ,1Qk,1"+"Z Y0i%0,i 0k, (3.15)
=1 i=1

Para a verificacdo dos estados limites de utilizacdo, a EN1990 prevé uma combinacdo caracteristica,
frequente e quase permanente. A combinacdo caracteristica, dada pela equacdo 6.14b da EN1990, é

expressapor:

Ed — z Gk’jll_l_ll P " +lle‘1H + " zlpo’le’l (3_16)

j=z1 i>1

A combinacdo frequente, dada pelaequagdo 6.15b, é definida por:

Ed — Z Gk’jn_i_n P n +"¢1'1Qk’1" + n lez'iQk’i (3'17)

j=1 i>1
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A combinacdo quase permanente, dada pelaequacdo 6.16b, é expressa por:
Ed — z Gk'j"+" P n +"Z l/)z,iQk’i (3.18)
j=21 i>1
As combinacGes geradas para situacdes de projeto sismicas seguem a seguinte expressao:
Ed — z Gk'jn + uP |1+Aedn+nz lpz’l‘Qk’i (319)
j=1 i21

As acGes de trafego rodoviario sdo agrupadas em grupos para as respetivas combinagGes. Estes gru pos de
carga encontram-se definidos na tabela 4.4a da EN1991-2. Os coeficientes Y das ag¢bes varidveis em

pontes rodoviarias, definidos noanexo A2 da EN1990, encontram-se representados na Figura 3.26.

Action Symbuol 16 i I,
erla 5 0,75 0,75 1
(LM 1+pedestrian or | LD (.40 0,40 ]
cvele-track loads) I | Pedestrion+cvele-track loads - 0,40 0,440 il
arlb (Single axle) 0 0,75 [0
Traflic loads 212 (Horizontal forces) i 0 0
(scc EN 1991-2, gr3 (Pedestrian loads) 0 [E0400] ]
Table 4.4)
grd (LM4 — Crowd loading)) 0 B - 57 0
grd (LM3 — Special vehicles)) 0 = - 6 0
Wind forces "
Fi ) o 06 0,2 0
- Pur.\ﬂ:‘.[:r' nt design situations 0.8 ) o
Execution ’
- -
Fiy .
Thermal actions T 0.6 0.6 0.5
Snow loads (e, {(dunng execution) 08 = .
Construction loads [ 1.0 - 1.0

Figura 3.26 — Coeficientes { [20]

As disposicoes regulamentares especificas paraa combinacdo de acdes em pontes rodoviarias podem

serconsultadas na secgdo A2.2.2 do anexo A2 da EN1990.
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3.3.1 Defini¢do das Combinacdes de A¢bes no Midas Civil®

De forma a facilitar a definicdo das combinacgées para o utilizador, o Midas Civil possui uma ferramenta
automatica de combinagdo de agbes e respetivas envolventes de esforgos. De forma ao programa gerar
as combinacdes, é necessario estabelecer o eurocddigo 0 como regulamento a seguir, tal como se

demonstrana Figura 3.27.

Automatic Generation of Load Combinations x
Option
® Add ) Replace Add Envelope

Code Selection
@ steel O conoete (O SRC O Steel Composite

Design Code : Eurocode 0 w

Manipulation of Construction Stage Load Case

ST Only CS Only STHCS

ST ¢ Skatic Load Case C5 ¢ Construction Skage

Type of Load | Load Factor

Permanent (.00 (135 (®) Both
Prestress (100 130 (®) Both
Setlement (1.00 (1135 (@) Both

Leading Variables

Select all

Wind Loads Thermal Act. [ Snow Loads
[Jconstruction Loads
Traffic Loads

®) Road Traffic m O Rail Traffic

0K Cancel

Figura 3.27 —Geragdo automatica de combinac¢des de a¢des
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ANALISE ESTRUTURAL

4.1 ANALISE DE DEFORMAGOES

A andlise de deformacdes deve ser realizada de modo a garantir que a estrutura se mantenha em
condi¢Bes normais de utilizagdo. O principal foco, no que diz respeito ao controlo de deformacdes, deve
ser sobre o tabuleiro. Sendo o tabuleiro do presente caso de estudo de origem mista, a EN1994-2 indica
que para o estado limite de deformacao se deve encontrar de acordo com o anexo A2 da EN1990 e os
pontos7.5a 7.8 da EN1993-2. Asdeformagdes deverao sercalculadas usando uma andlise elastica linear

e para as combinacgdes frequentes de a¢des.

Ao contrario das pontes ferrovidrias, cujo limite é afetado por diversas varidveis como a velocidade do
comboio, o eurocddigo para pontes rodoviarias ndo define qualquerlimite de controlo de deformacgdes.
Como tal, é recomendavel que esse limite seja definido em projeto em funcdo do tipo de estrutura em
causa e das condicionantes existentes. Em situagdes em que se revele justificavel, deverdao também ser

definidas medidas para o controlo de vibragGes provocadas pelas a¢des de trafego e do vento.
De acordocom a EN1993-2, as deformagdes excessivas podem trazer os seguintes inconvenientes:

e O excessode deformacdo pode contribuir para uma inclinacdo transversal excessiva, tornandoa

circulacdo de trafegoinsegura
e Alteracdao do comportamento dinamico da estrutura causando desconforto nos utentes
¢ Fendilhagdo no asfalto
e Anomalias nosistemade drenagem de aguas pluviais

e Comprometero corretofuncionamento dasjuntas de dilatacdo
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Em condi¢des correntes de projeto, deverdo ser definidas as fases de construcdo de forma a ter um
controlo sobre as deformages emtodas as fases de construgdo. A divisdo das fases de construgdo poderia

serfeita da seguinte forma:
e 12 fase de construgdo: Toda a estrutura metdlica da ponte é construida.

e 22 fase de construcdo: Betonagem do tabuleiro. Nestafase, o betdo ainda ndo ganhou presae os

elementos deverao ser verificados como exclusivamente metdlicos face as acdes existentes.

e 32 fase de construcdo: O tabuleiro assume o comportamento compdsito. Os componentes

deverado serverificados tendo em conta o comportamento compdsito.

e Fasede utilizacdo: Referente afase dofuncionamento da ponte em condi¢des normais. Todas as

acOes permanentes e variaveis sdo consideradas.

No que diz respeito a primeira fase de construcdo, a deformada é relativaapenas ao peso préprio da

estrutura metdlica. Apresenta-se, naFigura 4.1 a deformadaglobal relativamente a primeira fase de

construgao.
DISPLACEMENT
2-DIRECTION
0.00
-3.93
-7.85
-11.78
-15.70
= ] -19.63
-23.55
-27.48
-31.41
-35.33
-39.26
4312
5 SCALEFACTOR=
> 7.5597E+001
= V. = ?, Ve o % : *»;; ~ e ST: PESO PROPRIO (~
AT e MBX : 211
- T e MIN : 293
> { FILE: MODELO NOV~
= UNIT: mm
DATE: 09/29/2021
~ VIEW-DIRECTION
X:-0.612
wfe
z: 0.500

Figura 4.1 — Deformada global da 12fase de construgao

Através da andlise da Figura 4.1, retiram-se duas ilagdes. Em primeiro lugar, os contraventamentos
apresentam umadeformacdo excessivadevido ao peso préprio. Esta deformacdo é compreensivel dado
0 vdo que estes cobrem. Este problema pode ser resolvendo recorrendo a uma pré curvatura dos
elementos contrariando, assim, a deformacdo doscontraventamentos. Em segundo lugar, destaca-se uma

deformacdo de 16 mm na secc¢do central do tabuleiro. Isto leva a crer que o peso préprio da estrutura
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terd uma grande influéncia na deformada global da estrutura. No entanto, a deformadaapresentadana

Figura 4.1 ndo contabiliza a pré-tensdo dos cabos.

4.1.1 Pré-Tensao dosCabos

O principal objetivo da pré-tensdo consiste no controlo da deformagdo do tabuleiro devido as acGes
permanentes. Desta forma, conseguimos obter uma deformada do tabuleiro aceitdvel. Na fase de pré-

tensdo, foram consideradas as seguintes cargas permanentes:
e Pesoproprioda estruturaemaco

e Pesopropriodo betdo do tabuleiro

Peso proprio das barreiras de seguranca

Peso proprio do asfalto

N3ao foiconsiderada qualqueragdo varidvel paraadeterminagdo da pré-tensdo. Para este efeito, recorreu-
se a umaferramentado Midas Civildenominada “Unknown loadfactor”. Trata-se de uma técnicaiterativa
para determinara forca nos cabos em funcdo de determinadas restricdes impostas pelo utilizador. Como
passo preliminar, é necessario numerar os cabos de forma a facilitar a sua posterior identificagdo. A

identificacdo dos cabos foi feitade acordo com a Figura 4.2.

Figura 4.2 — Identificagdo dos cabos

Antes de recorrerao “Unknown load factor”, é fundamentalintroduziruma tensdo unitaria de referénda
nos cabos. Desta forma, o valor de retorno do processo iterativo serd igual a tensdo necessaria a instalar
nos cabos. Em seguida, considerou-se uma combinacdo de acdesenglobando todas as acdes permanentes

e todos os casos de carga dos cabos (Figura4.3).
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LoadCase Factor | #
Peso Proprio (Steel only)(ST) 1.0000
Concrete Barrier(ST) 1.0000
Asfalto(ST) 1.0000
Peso do betdo(ST) 1.0000
Cable1 PT(ST) 1.0000
Cable2 PT(ST) 1.0000
Cable3 PT(ST) 1.0000
Cabled PT(ST) 1.0000
Cable5 PT(ST) 1.0000
Cableb PT(ST) 1.0000
Cable7 PT(ST) 1.0000
Cable8 PT(ST) 1.0000
Cabled PT(ST) 1.0000
Cable10 PT(ST) 1.0000
Cable11 PT(ST) 1.0000
*

Figura 4.3 — Combinagdo de a¢Ges utilizada para a determinagdo datensao nos cabos

Posteriormente, foram definidas as restricdes a respeitar pelo software durante o calculo dos fatores de

carga. Foram definidas as seguintes restri¢des:
1. Nenhumdoscabos pode passar o ponto de tensdo nula (cabo entra em compressao).
2. A deformadavertical das cordas inferiores deveraassumir um valor préximo de 0.

A primeira restricdo é facilmente cumprida dentro do programa. A funcdo “unknown load factor” do
Midas Civil permite ao utilizador obter o retorno dos fatores de carga exclusivamente positivos (sign of
unknowns), cumprindo, assim, a primeira restricdo. De forma a satisfazer a segundarestricdo enunciada,
é necessario restringir, dentro de uma certa tolerancia, todos os nds que ligam os cabos as cordas
inferiores. Para este efeito, foi considerado um limite de tolerancia de 5 mm. Apresentam-se na Tabela

4.1 as restricbes de deformacao vertical aplicadas aos nés das cordas inferiores.
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Tabela 4.1 — Restric6es de deformacao vertical aplicada aos nés das cordas inferiores

Restricdo NodelD Componente L.ToleranciaSuperior[mm] L.Toleranciainferior[mm]
DZnode186 186 Dz 5 -5
DZnode187 187 Dz 5 -5
DZnode188 188 DZ 5 -5
DZnode189 189 Dz 5 -5
DZnode190 190 Dz 5 -5
DZnode191 191 Dz 5 -5
DZnode192 192 Dz 5 -5
DZnode193 193 DZ 5 -5
DZnode194 194 Dz 5 -5
DZnode195 195 Dz 5 -5
DZnode196 196 Dz 5 -5
DZnode199 199 Dz 5 -5
DZnode200 200 Dz 5 -5
DZnode201 201 Dz 5 -5
DZnode202 202 Dz 5 -5
DZnode203 203 DZ 5 -5
DZnode204 204 DZ 5 -5
DZnode205 205 DZ 5 -5
DZnode206 206 Dz 5 -5
DZnode207 207 Dz 5 -5
DZnode208 208 Dz 5 -5
DZnode209 209 Dz 5 -5

Por ultimo, é necessdrio selecionar os casos de carga dos cabos e defini-los com fator desconhecido

(unknown), tal como se demonstrana Figura 4.4.

[®7 Unknown Load Factor Detail

Ttem Name: | 1 | Constraints
[V]DZnode 186
LoadComb: | COMB1 o] [Blozmodeisy
: . Z DZnode 185
Object function type 7] DZnods=129
Linear Square Max Abs [v|DZnode190
Q) Osa o [v|DZnode191
Sign of unknowns é g%ﬂogeﬁi
node
O Negative O Both @ Positive CANZrada10a

>
~ Add
v

Unknown

RIRIKIRIEIE]

44 ]
[ simultaneous Equations Method

LCase

Factor
Lni

Weighted Factor
1.00

| Select All || Unselect Al | |

Get Unknown Load Factors |

Figura 4.4 — Unknown load factor

75



CAPITULO 4

Na Tabela 4.2 encontram-se os resultados obtidos para as restricdes enunciadas.

Tabela 4.2 — Resultados obtidos do Unknown load factor

ci c2 c3 ¢4 ¢ ¢ C7 €8 €9 C10 ci11
Fator[kN] 374 658 844 973 1058 1090 1044 971 847 659 374
DZ[mm] -1.93 -0.54 -0.075 -0.73 -2.13 -3.89 -50 -4.66 -4.62 -4.93 -3.67
LSup[mm] 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5 5
Linflmm] -5 -5 -5 5 5 5 .5 5 5 .5 .5

Esta ferramenta permite ainda obter a matriz de influéncia que relaciona a pré-tensdo com os

deslocamentos nos nés das cordas inferiores (Tabela 4.3).

Tabela 4.3 — Matriz de influéncia entre a pré-tensao dos cabos e os deslocamentos (mm)

Pré-tensao | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo | Cabo
[kN] 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

374 (Cabo1) | 2,597 | 1,431 | 0,492 | 0,327 | 0,425 | 0,508 | 0,522 | 0,483 | 0,409 | 0,311 | 0,193
658 (Cabo2) | 1,489 | 3,831 | 2,355 | 1,042 | 0,728 | 0,803 | 0,871 | 0,837 | 0,72 | 0,548 | 0,34
844 (Cabo3) | 0,591 | 2,423 | 4,946 | 3,145 | 1,473 | 0,971 | 0,962 | 0,966 | 0,858 | 0,659 | 0,408
973 (Cabo4) | 0,4 | 1,095|3,193 | 5,76 | 3,695 | 1,747 | 1,086 | 0,986 | 0,912 | 0,724 | 0,453
1058 (Cabo5) | 0,452 | 0,72 | 1,517 | 3,744 | 6,279 | 4,001 | 1,859 | 1,086 | 0,906 | 0,751 | 0,487
1090 (Cabo6) | 0,498 | 0,729 | 0,968 | 1,79 | 4,026 | 6,46 | 4,023 | 1,788 | 0,967 | 0,729 | 0,498
1044 (Cabo7) | 0,475 | 0,732 | 0,881 | 1,057 | 1,827 | 3,966 | 6,242 | 3,712 | 1,491 | 0,701 | 0,441
971 (Cabo 8) | 0,451 | 0,722 | 0,909 | 0,983 | 1,082 | 1,742 | 3,689 | 5,756 | 3,19 | 1,093 | 0,399
847 (Cabo9) | 0,411 | 0,662 | 0,862 | 0,972 | 0,968 | 0,977 | 1,478 | 3,149 | 4,95 | 2,426 | 0,593
659 (Cabo10) | 0,342 | 0,55 | 0,722 | 0,84 | 0,874 | 0,805 | 0,731 | 1,044 | 2,357 | 3,832 | 1,489
374 (Cabo11) | 0,194 | 0,311 | 0,41 | 0,483 | 0,522 | 0,508 | 0,425 | 0,327 | 0,492 | 1,431 | 2,597

Com as acGes permanentes consideradase as forgas nos cabos ilustradas na Tabela4.2, o programa gera,
automaticamente, uma combinacdo de acGes. Apresenta-se na Figura 4.5 a deformada global apds a pré-

tensdodos cabos.
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Figura 4.5 — Deformada global apds a pré-tensao dos cabos

Como é possivel observar na Figura 4.5, a pré-tensdao dos cabos provocou uma clara melhoria na
performance dadeformacao do tabuleiro. O tabuleiro apresenta uma deformada maxima de 9 milimetros
(tendoem consideracdo todas as acGes permanentes) face aos 16 milimetros apresentados inicialmente

gue consideravam apenas o peso da estrutura metalica.

Uma vez que os cabos ndo possuem o mesmo grau de influéncia sobre a deformada do tabuleiro, é
possivel fazer um estudo de forma a otimizar a solucdo de pré tensdo obtida. E importante mencionar
gue, emsituacdes de projeto, deve serplaneadauma sequénciade pré-tensdo. Dado que a aplicacdo de
tensdo num cabo provoca um impacto direto sobre os cabos vizinhos, a sequénciade pré-tensdo devera

serefetuadade modo que nenhum cabo entre em compressao.

4.1.2 Reacao daPonte Face as A¢oes de Temperatura e de Trafego

Um outro aspetointeressante de analisar, dentro do campo das deformacées, é aresposta da ponte face
as acOes de temperatura uniforme. Como é sabido, e de acordo com o enunciado na Figura 3.19, as
condicOes de apoio devem permitir alongamentos na dire¢do longitudinal. Por isso, a verificacdo da
deformada da ponte face as acdes uniformes de temperatura, permite retirar conclusdes sobre o
funcionamento da ponte. Encontra-serepresentada na Figura 4.6 a deformadaglobalface a acdo térmica

uniforme de 30°C.
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MAX : 213

MIN : 214

UNIT: mm

X:-0.481

Z: 0.470

Figura 4.6 — Deformada global face a acdo de temperatura uniforme

Pela andlise da Figura 4.6, conclui-se que as condicdes de apoio adotadas coincidem com o seu
funcionamento tedrico. A deformada vai aumentando ao longo do vdo da ponte atingindo uma

deformada maximade 23 milimetros na zona dos apoios deslizantes (areaa vermelho).

Ainda dentro do campo da temperatura, a verificagdo da reagao do tabuleiro ao fendmeno de Thermal
Bowing, enunciado no subcapitulo 3.2.4, pode ser realizada através do estudo da deformada provocada
pelas agcdes de temperatura diferencial. Dado que a definicao de a¢Bes desta natureza, em software, se
revela pouco intuitiva, a verificacdo da existéncia de Thermal Bowing no tabuleiro permite confirmar a
correta defini¢do das mesmas. A deformada global para a acdo de temperatura diferencial de 15°C é

apresentadana Figura 4.7.
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Figura 4.7 — Deformadaglobal face a agdo de temperaturadiferencialde 15°C

Como é possivel observar na Figura 4.7, a diferenca de temperatura entre as faces superior e inferior
provoca no tabuleiro uma curvatura concava. Por outro lado, a variagdo de temperaturade 18°C contréaria

consideradaapresentard, no tabuleiro, uma curvatura convexa (Figura 4.8).
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Figura 4.8 — Deformada global face a a¢do de temperaturadiferencialde 18°C
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A respostadaestruturaface as acdes rodoviarias poderatambém revelar-seinteressante. As deformadas

globais positivas e negativas da envolvente do modelo de sobrecarga LM1sao apresentadas na Figura 4.9

e na Figura 4.10, respetivamente.
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Figura 4.9 — Deformada global LM1 (Envelope-Upward)

DISPLACEMENT
Z-DIRECTION

0.00
-4.24
-8.49
-12.73
-16.97
-21.22
-25.46
-29.70
-33.95
-38.19
-42.43
-46.68

SCALEFACTOR=
6.9938E+001

MVMIN: ULS

MAX : 211

MIN : 77

FILE: MODELO NOV-

UNIT: mm

DATE: 10/05/2021
VIEW-DIRECTION

\

Z: 0.446

Figura 4.10 — Deformadaglobal LM1 (Envelope-Downward)
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O software determina, de formaautomatica, as posi¢cdes do veiculo ( Tandem System) mais desfavoraveis
devolvendo as deformagdes maximas, positivas e negativas (areas a vermelho), associadas a esses

posicionamentos.

4.2 ANALISEDE FORCAS E MOMENTOS

A andlise de forcas e momentos nos elementos estruturais pode ser executada e dividida pelas respetivas
fases de construcdo enunciadas no subcapitulo 4.1. O presente subcapitulo encontra-se dividido por

grupos estruturais.

4.2.1 VigasTransversais (Cross Beams)

As vigas transversais assumem a funcdo principal de suporte do tabuleiro. Estas sdo responsaveis pela
transferéncia de esfor¢os do tabuleiro para as cordas. A nivel de esforgos, realga-se a importancia da

analise dos momentos fletores e do esforgo transverso.

Como é referido no subcapitulo 4.1, a 12 fase de construgdo ditaa montagem de toda a estrutura metalica.
Nesta fase, as verificacdes de seguranga deverao seguir os procedimentos dispostos pela EN1993-2. Os
momentos fletores e os esforcos transversos das vigas transversais relativos a primeira fase de construcao

encontram-se ilustrados na Figura 4.11 e na Figura 4.12 .
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Figura 4.11 — Momentos fletores My (12 fase de construcdo)
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BERM DIAGREM
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Figura 4.12 —Esforcos transversos Fz (12 fase de construgdo)

Os esforcos maximos registados parao momento fletor e para o esforgo transverso foram de 340,49 kNm

e 75,32 kN, respetivamente.

Prosseguindo para a 32 fase de construgdo, considera-se que todas as agdes permanentes, previstas no
subcapitulo 3.1, se encontraminstaladas. O tabuleiro assume o comportamento compdsito previstoe ja
foram realizados os procedimentos de pré-tensdo dos cabos. As verificagdes de seguranga das vigas
transversais serao feitas de acordo com a EN1994-2. llustram-se na Figura 4.13 e na Figura 4.14, os

resultados obtidos do momento fletor e esforgo transverso paraa 32 fase de construgdo.
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Figura 4.13 — Momentos fletores My (32 fase de construcéo)

Figura 4.14 —Esforcos transversos Fz (32 fase de construcdo)
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Para a 32 fase de construcdo, registou-se um momento fletor maximo de 1813,93 kNm e um esforco

transverso maximo de 419,04 kN.

Para a fase de utilizagdo, sdo consideradas todas acdes permanentes e varidveis, simulando as condi¢des

normais de utilizacdo da ponte. No que diz respeito aos momentos fletores e ao esforco transverso, é

importante representar, parao estado limite

e Figura 4.17).

timo, as envolventes de esfor¢os (Figura 4.15,Figura 4.16
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Figura 4.15 —Momentos fletores My (Envelope (+) — ULS)
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Figura 4.16 — Momentos fletores My (Envelope (-) — ULS)
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Figura 4.17 — Esforgos transversos Fz (Envelope (+-) — ULS)

Os valores maximos registados encontram-se na Tabela 4.4.

Tabela 4.4 —Valores maximos registados da envolvente de esforgos

Resultados Env.ULS — Cross Beams Valor maximo Unidade

My (+) 7357,17 kNm
My (-) -3433,89 kNm
Fz (+) 1987,92 kN
Fz (-) -1835,77 kN

4.2.2 Arco e Cordas Inferiores (Arch and Bottom Chord)

O préximo grupo estrutural a abordar sdo o arco e as cordas inferiores. O arco é responsavel pelo
encaminhamento das cargas até aos aparelhos de apoio. Per Tveit recomenda que, para grande maioria
dos casos, os arcos sejam concretizados com perfis comerciais metalicos do tipo H. No entanto, o uso de

seccOes SHS apresentaalgumas vantagens, como uma maior resisténciaa fendmenos de flexao e torcao.

As cordas inferiores sdo responsaveis pela transferéncia de cargas para os pendurais e pela reagdo da

componente horizontal da carga transmitida pelo arco, deixando as mesmas tracionadas.

A exposicdo de resultados segue a mesma metodologia do subcapitulo anterior. Acrescentam-se, no caso

do arco e das cordas inferiores, os esforgos axiais e 0s momentos de tor¢do. Apresentam-se na Figura
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4.18, Figura 4.19, Figura 4.20 e Figura 4.21 os diagramas de esforcos relevantes para a 12 fase de

construgao.
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Figura 4.18 —Momentos fletores My (12 fase de construcgao)
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Figura 4.19 — Esforgos transversos Fz (12 fase de construcao)
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Figura 4.20 — Esforcos Axiais Fx (12 fase de construcao)
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Figura 4.21 — Momentos de tor¢do Mx (12 fase de construgao)

Por sua vez, a Figura 4.22, Figura 4.23, Figura 4.24 e Figura 4.25 ilustram os diagramas de esforcos

respetivos a 32 fase de construgdo.

87



CAPITULO 4

BERM DIRGRAM
HMOMENT -y

£55.72
- 53€.50
[ | 417.28
| 293.05
| 173.83
| 59.81
] 0.00
[ -173.83
| -293.05
[ -417.28

- -538.50
-655.72

CB: COMBINRGEOCA-
MEE : 347
MIN : 358

UNIT: kif*m

DATE: 10/08/2021
" VIEW-DIRECIION

L=

Z: 0.000

Figura 4.22 —Momentos fletores My (32 fase de construcgao)
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Figura 4.23 —Esforgos transversos Fz (32 fase de construgao)
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Figura 4.24 —Esforgos Axiais Fx (32 fase de construcdo)
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Figura 4.25 — Momentos de tor¢do Mx (32 fase de construgdo)

As envolventes dos esforcos, parao estado limite ultimo, podem ser consultadas na Figura 4.26, Figura

4.27, Figura 4.28 e Figura 4.29. Os resultados encontram-se resumidos na Tabela 4.5.
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Figura 4.26 — Momentos fletores My (Envelope (+-) — ULS)
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Figura 4.27 —Esforgos transversos Fz (Envelope (+-) — ULS)
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Figura 4.28 — Esforcos axiais Fx (Envelope (+-) — ULS)
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Figura 4.29 — Momentos de tor¢do Mx (Envelope (+-) — ULS)
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Tabela 4.5 - Valores maximos registados da envolvente de esforcos (Arch & Bottom Chord)

Resultados Env.ULS - Arch & Bottom Chord Valor maximo Unidade

My (+) 8278 kNm
My (-) 5405 kNm
Mx (+) 1636 kNm
Mx (-) 1636 kNm
Fx (+) 13781 (B.Chord) kN
Fx (-) 15973 (Arch) kN
Fz (+) 914 kN
Fz (-) 914 kN

Como podemos observar nos diagramas expostos nas figuras das paginas anteriores e na Tabela 4.5, o
arco permanecerd sempre em compressdo e as cordas em tragdo. O valor de compressdao maximo
encontrado para o arco (15973 kN) sera utilizado para o estudo da encurvadura do arco, realizado no

subcapitulo 4.3.

4.3 ENCURVADURADO ARCO

A encurvadura é um fendmeno de instabilidade caraterizado pela ocorréncia de deformacgdes em

elementos sujeitos acompressao.

O comportamento estrutural de uma ponte em arco com tabuleiro inferior parte do principio de que sdo
gerados grandes esforgos de compressao no arco da ponte. Estes esfor¢osde compressao tornamos arcos

sensiveis a fendmenos de encurvadura, no plano e fora do mesmo (Figura 4.30).

<™

Figura 4.30 —Encurvadura no plano e fora do plano [12]

Segundo Hans De Backer, “por um lado, a resisténciaa encurvadurade um arco de uma tied-arch bridge
pode ser calculado considerando um comportamento ndo linear eldsto-pldstico do aco. No entanto, as
imperfeicdes geométricas do arco influenciam o comportamento ndo linear pelo que tém de ser tomadas

em consideracdo”[21]. Porém, o estudo do fenémeno da encurvadura pode ser feito recorrendo a um
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regime linear elastico. Para este projeto, recorreu-se a uma analise linear eldstica da encurvadura
(Eigenvalue buckling analysis) atravésdo Midas Civil. Desta forma, conseguimos obter os fatores de carga
elasticos que representam o valor pelo que seria necessario multiplicar a condicdo de carregamento para

originar instabilidade global elastica.

De forma a estudar a encurvadura do arco, foi considerada uma sobrecarga uniformemente distribuida
ao longo do tabuleiro de 10 kN /m?. Tendo em consideracdo que a analise é linear, este valor servira de

referéncia.

Para a andlise a encurvadurado arco, foi realizada a seguinte combinacdo ao estado limite ultimo:

n
1,35 Z G; + [1,50 x 10] x Fator de carga critico
i=1

Onde:

e (; —Representaascargas permanentes

No software, é necessario definiro nimero de modos de encurvadura e arespetiva combinacgdo (buckling

combination) (Figura4.31).
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| add | | Modify | | Delete |
| Remaove Buckling Analysis Data |
| oK | | Cancel |

Figura 4.31 - Definicdo da Eigenvalue buckling analysis

Para o primeiro modo de encurvadura, foiobtido um fator de carga de 38,38. A vista em planta e a vista
lateral do primeiro modo de encurvadura podem ser consultadas na Figura 4.32 e na Figura 4.33,

respetivamente.

Figura 4.32 — Configuragdo do primeiro modo de encurvadura (vistaem planta)
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Figura 4.33 — Configuragdo do primeiro modo de encurvadura (vista lateral)

Para o segundo modo de encurvadura, o programa obteve um fator de carga de 41,79. A respetiva

configuracdo pode ser consultada na Figura 4.34 e na Figura 4.35.

Figura 4.34 - Configuracdo do segundo modo de encurvadura (vistaem planta)
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Figura 4.35 — Configuragdo do segundo modo de encurvadura (perspetiva 3D)

O terceiro e ultimo modo de encurvadura, associado a um fator de carga critico 52,81, encontra-se

representado na Figura4.36 e na Figura 4.37.

Figura 4.36 — Configuracdo do terceiro modo de encurvadura (vistaem planta)
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Figura 4.37 —Configuracdo do terceiro modo de encurvadura (vista lateral)

Apresenta-senaTabela 4.6 o resumo dos fatores de carga obtidos.

Tabela 4.6 — Fatores de carga criticos

Modo de Encurvadura Fator de carga critico A

1 38,38
2 41,79
3 52,81

43.1 AAbordagemdaEN 1993-2

A EN 1993-2 fornece, noanexo D.3, uma metodologia simplificada para a analise da encurvaduradoarco

em pontes da tipologia do presente caso de estudo (Figura 4.38).

hy

bridge deck

Figura 4.38 —Tied-arch bridge [22]

A carga critica elastica N.,- doarco para a encurvaduraforado plano é dada por:
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N, = (ﬁ)z X El, (4.1)

Em que:
e h—Comprimentodoarco até ao primeiro pértico
e FI,—Rigidez aflexdaoforado plano
e [3—Fator do comprimentode encurvadura

Por sua vez, a carga critica elastica N.,- do arco para a encurvadurano plano é obtida por:

N,, = ([%)2 x EL, (4.2)

Em que:
e s—Metade docomprimento longitudinal do arco
e [El,—Rigidez a flexdo no plano

e [ —Fator do comprimentode encurvadura

4.3.1.1 EncurvaduranoPlano doArco

Primeiramente, parao cdlculo da carga critica N, é necessario definiralgumas medidas geométricas de
acordo com a Figura 4.38 e a Figura 4.39. Apresentam-se, naTabela 4.7, as medidas geométricas iniciais

consideradas.

Tabela 4.7 — Dados geométricos considerados

Geometria Valor Unidade Descricao
L 64,00 m Vaototal
f 11 m Altura do arco
S 34,45 m Metade do comprimento do arco
ak 30 ° Angulo entre tabuleiro e arco
p 5 m Distancia entre pendurais

Com os dados geométricos definidos, é necessario determinar o fator do comprimento de encurvadura

[. Para tal, recorreu-se o abaco representado pela Figura 4.39.
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Figura 4.39 —Fator 8 (encurvadurano plano) [22]

Com o fator 8 determinado, o célculo da carga critica N, fica apenas dependente das propriedades

mecanicas do arco. As propriedades necessdrias para o calculo das cargas criticas no plano e fora do

mesmo encontram-se na Tabela 4.8.

Tabela 4.8 — Propriedades mecanicas do arco consideradas para o calculo da carga critica

Arco — Propriedades mecanicas Valor Unidade
Momento de Inércia Iy, 1,83E-02 m#
Momentode Inércial, 1,83E-02 m#

Mddulo de elasticidade E 210 GPa

Apresenta-senaTabela4.9 o valor da carga critica obtido.

Tabela 4.9 - Carga critica Ncr (encurvadurano plano do arco)

B 0,42
Carga Critica- N, 180875,84 kN
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4.3.1.2 Encurvadura Forado Plano do Arco

Segundoa EN1993-2, a encurvadurafora do plano pode serverificada através da analise de estabilidade
dos porticos exteriores. A determinagdo da carga critica associada a encurvadura fora do plano assume

um procedimento semelhante. A semelhancado caso anterior é necessario definir, para a determinacio

do fator 3, os pardmetros que se encontram na Tabela 4.10.

Tabela 4.10 -Dados a considerar (encurvaduraforado plano)

Dados Valor Unidade Descrigao
b 16,00 m Largura do tabuleiro
h 13,70 m Comprimento do arco até ao primeiro portico
h, 16,55 m Média do comprimento dos pendurais multiplicado por 1/sen(ak)
Iy 5,66E-03 m#* Equivalente ao momento de inércia emy do contraventamento
1 1,83E-02 m* Equivalente ao momento de inércia emz do arco
E, 210 GPa Médulo de elasticidade do aco (contraventamento)

A determinagdo do novo fator 8 é feitarecorrendo ao abaco representado pela Figura 4.40.

n=

—

05 0,831 1.5 2

Figura 4.40 - Fator 8 (encurvaduraforado plano) [22]

O fator n representado na Figura 4.40 foi calculado recorrendo aos dados da Tabela 4.10. Obteve-seum
valor de 3,77 cujo mesmo foi arredondado para 4. O racio entre o comprimento do arco até ao primeiro

portico e amédia dos comprimentos dos pendurais (h/hr) é de 0,83 originando, assim, um fator 5 de 0,90.

Com o fator § determinado e as propriedades mecanicas do arco da Tabela 4.8, obtiveram-se os

resultados da Tabela 4.11.
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Tabela 4.11 — Carga critica N, (encurvaduraforado plano do arco)

B 0,90
Carga Critica- N.,. 249485 kN

Segundo o ponto 5.2.1 da NP EN1993-1-1, poder-se-a efetuar uma andlise de primeira ordem sem
considerar a influéncia da configuracdo da deformadada estrutura, desde que sejacumprida a seguinte

condicdo:

N,
g = —— > 10 Para a analise elstica (4.3)

Ed

Em que:

e «a..—Fatorpeloqualas agdes de calculo teriam de ser multiplicadas para provocar a instabilidade

eldstica num modo global;
e Ng,—Valor de calculo do carregamento da estrutura;

e N, —Valorde critico do carregamento associado a instabilidade eldstica num modo global com

deslocamentos laterais, determinado com base nos valores de rigidez iniciais .

Ovalor do esforgo atuante é respetivo a envolvente de esforgos para o estado limite Ultimo. Os resultados

obtidos encontram-se naTabela4.12.

Tabela 4.12 — Verificagdo a,,

N¢ [KN] Ngq[kN] «a. Verificagdo
Encurvadurano Plano 180875,84 15973 11,32 >10 v
Encurvadura Fora do Plano 249485 15973 15,62 >10 v
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4.4 CaABOS

A verificagdo de seguranga dos cabos deveraser efetuada para o estado limite ultimo de rotura e para os
estados limites de servico. Para tal, recorreu-se a norma EN1993-1-11. Como é referido em 1.4.2.3, os
cabos utilizados na ponte sdo do tipo 61-1770LZM?7-61 Stay Cable da OVM. Apresentam-se na Tabela 4.13,

as propriedades necessarias para as verificagdes de seguranca de acordo com a EN1993-1-11.

Tabela 4.13 — Propriedades dos cabos

61-1770LZM7-61 Stay Cable Valor Unidade
¢dcordao 7 mm
Numerode cordbes 61 Un
Areada sec¢do metilica - 23,48 cm?

Tensdo caracteristica de rotura a tragdo - f;;, 1770 MPa

Em seguida, para efeitos de verificacdo de seguranca, serdao necessarios os esforcos de tracdo atuantes
nos cabos. Inicialmente, é necessario proceder a nomeacado dos cabos. A nomenclatura utilizada para a

identificacdo dos cabos é a mesmarepresentadana Figura4.2 do subcapitulo4.1.1.

Considerando as situagGes mais desfavoraveis, os esforgos axiais demonstrados na Tabela 4.14 sdo
relativos a envolvente de esforcos dos estados limites tltimos (ENV.ULS) e dos estados limites de servico

(ENV.SLS). Os esforgos dos cabos do arco oposto serdo simétricos.

Tabela 4.14 — Esforcos nos cabos

ENV.ULS[kN] ENV.SLS [kN]

Cabo 1 1108,6 835,1
Cabo 2 1205,6 911,1
Cabo 3 1214,9 910,9
Cabo 4 1214,1 907,4
Cabo 5 1222,4 912,9
Cabo 6 1231,8 919,4
Cabo 7 1221,3 912,9
Cabo 8 1211,4 907,4
Cabo 9 1210,1 911,0
Cabo 10 1212,0 911,2
Cabo 11 1109,0 835,2

Max 1231,8 919,4
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4.4.1 Verificagdo ao Estado Limite Ultimo

Pretende-se com a presente verificagdo garantir que os cabos ndo entram em rotura face aos esforgos

atuantes. Paratal, a EN1993-1-11 propde a seguinte verificagdo:
—<1 (4.9)

Em que:
e [F,;—Valordo esforgoaxial atuante

e F.;—Valordo esforgo axial resistente

Por sua vez, o valor do esforgo axial resistente F,.; seradado por:

(4.5)

e F,; —Forga carateristica de resisténcia ultima
e y,— Coeficiente de seguranca

A forga carateristica de resisténcia ultima F,;;, é dada pelo produto da respetivatensado caracteristica de
rotura a tragdo pela dreado cabo. O coeficiente de seguranga y,- é, segundo a tabela 6.2 da EN1993-1-11,
considerado igual a unidade quando ndo se preveem estratégias para a minimizacdo de momentos de

flexao nas ancoragens. Apresenta-se naTabela4.15 o resultado para o estado limite ultimo de rotura.

Tabela 4.15 — Verificacdo ao estado limite ultimo

Estado Limite ultimo - Verificagdo

Fux | 4156 kN

Frq | 2771 kN

Foamax | 1231,8 kN
Fed,max/Frd ‘ 0,44 <1v
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4.4.2 \Verificagao dos Estados Limites de Servigo

Segundoa EN1993-1-11, a verificacdo dos estados limites de servico dos cabos envolve a verificacdo dos

seguintes critérios:
1. Vibrag¢desdoscabos
2. Limitacdo de tensdes nos cabos

Dado que os cabos tém um pequeno didmetro, estes ndo se encontram suficientemente suscetiveis a
fendmenos de vibracdo, tornando os efeitos da vibracdo desprezaveis. Para além disso, Per Tveit afirma
que pontes em arco com cabos verticais ndo sdo, de uma forma geral, sensiveis a vibragdes provocadas,

por exemplo, pelovento.

No que diz respeito as tensdes, é importante que as mesmas, em condi¢des de servigo, se encontrem
dentro de limites que promovam a manutencao do comportamento eldstico dos cabos e a durabilidade
dos mesmos. A limitacdo de tensdo nos cabos também é importante para prevenir fendmenos, como a

fendilhagdo das bainhas, que contribuem para a corrosao dos cabos.
Segundo atabela 7.2 da EN1993-1-11, atensdode servico fy;s deverdserlimitada a:

fsistimit = 0,450y, = 0,45 X 1770 = 797 MPa (4.6)
Considerando afor¢ca maxima atuante indicada na Tabela 4.14, obtemos a seguinte tensdo atuante de

servigo:

oA 392 MP (4.7)
fsisea = 5328 5% 1071 4 :

Apresentam-se naTabela4.16 os resultados obtidos da verificagdo.

Tabela 4.16 - Verificagdo ao estado limite de servico (Stress Limits)

Estado Limite de Servigo (Stress Limits) - Verificagdo

Ouk | 1770 MPa
(fsls/o-uk)lim ‘ 0,45
fsisea ‘ 392 MPa
(fsls,ed/auk) ‘ 0,22 <0,45 v
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4.5 ANALISEMODAL

A andlise modal dita as frequéncias naturais que a estrutura em causa vibra. Estas frequéncias sdo
determinadas recorrendo as propriedades fisicas do sistema, nomeadamente a massa, a rigidez e o

amortecimento.

Y

No Midas Civil, aanalise modal é feitarecorrendo a “Eigenvalue Analysis”. Primeiramente, serd necessario
definir a massa do sistema recorrendo a funcdo “Load to Masses” do programa. Segundoa EN1998-2, a
massa deverd ser definida como uma combinacdo quase permanente. Em pontes com trafego normal, e
em conformidade com o anexo A2 da EN1990 (Figura 3.26), os coeficientes 1, para as sobrecargas
rodovidrias sdo considerados iguais a 0. Deste modo, a conversao das cargas para massas sera realizada

apenas para as cargas permanentes consideradas para este projeto (Figura4.41).

Loads to Masses ot

Mass Direction
Ox Oy (@ F:
(OFA O,z OxzZ
@, v, Z

Load Type for Converting

Modal Load
Beam Load
Floor Load
Pressure (Hydrostatic)

Gravity : mfsec™2

Load Case [ Factor

Load Case : Carga 1 i

Scale Factor :
loadCase  Scale

Asfalto 1
Concrete ... 1 Modify
Carga 1 1

Delets

Remove Load to Mass Data

OK Cancel

Figura 4.41 — Conversao das cargas em massas

No que diz respeito a rigidez, esta é calculada pelo programa de forma automatica. Segundo a seccdo
4.2.1.2 da EN1998-2, terdo de ser contabilizados todos os modos de vibracdo que desempenhem uma
contribuicdo significativa para a mobilizacdo da massa. Como critério, define-se que sdo considerados o
numero de modos necessdrios para a mobilizacdo de pelo menos 90% da massa total da ponte. Para o
presente caso de estudo, foram necessdrios 8 modos de vibracdo para cumprir o critério enunciado. O
primeiro modo de vibracdo demonstrou-se dominante com uma mobilizacdo de massa em Y (direcdo
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ortogonalao vao) de 72%. Esta grande mobilizacdo de massadeve-se aflexdo dotabuleiro. Asfrequéndas

naturais obtidas podem ser consultadas na Tabela 4.17.

Tabela 4.17 — Modos de vibragdo da estrutura

Modo Vibragdo N2 Frequéncia(Hz) Periodo(s)

1 1,32 0,76
2 1,51 0,66
3 2,78 0,36
4 3,35 0,30
5 3.37 0,29
6 4,60 0,22
7 4,68 0,21
8 5,37 0,19

llustram-se na Figura 4.42, Figura4.43 e Figura 4.44 as perspetivas tridimensionais dos primeiros 3 modos

de vibracao.

Figura 4.42 —Modo de vibragdo n?1 (f=1,32 Hz)
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Figura 4.43 —Modo de vibragdo n22 (f=1,51 Hz)

Figura 4.44 —Modo de vibragdo n23 (f=2,78 Hz)
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4.6 EsTuDO DO IMPACTO DE DIFERENTES DISPOSICOES DE PENDURAIS NA PONTE

Este subcapitulo tem como objetivo o estudo da influéncia de diferentes disposi¢des de pendurais nos
esforcos do arco e das cordas. Pretende-seainda confirmaras vantagens e desvantagens, encontradas na
bibliografia, para cada disposi¢do. Para além da solugdo original constituida por pendurais verticais, vao

serconsideradas as seguintes variagdes:
1. Disposigao do tipo Nielsen
2. Disposicdo em Network com cabos com inclinagdo constante

Numa primeira, é necessdrio criar dois novos modelos com as configuracdes acima enunciadas. As se cgbes
transversais dos cabos serdao as mesmas utilizadas no caso de estudo. Para o presente estudo, recorreu-
se ao modelo com laje caraterizada por elementos de casca (Figura 2.22), devido a maior facilidade de
definicdo de cargas planares. NaFigura 4.45 e na Figura 4.46 é possivel observar a perspetiva3De a vista

lateral da ponte, respetivamente, com umadisposicao de cabosdo tipo Nielsen.

Figura 4.45 —Modelo com disposicdo de cabos do tipo Nielsen (perspetiva 3D)
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Figura 4.46 —Modelo com disposicdo de cabos dotipo Nielsen (vista lateral)

A perspetiva 3D e a respetiva vista lateral do modelo com uma disposicdo em Network podem ser

consultadas na Figura 4.47 e na Figura 4.48, respetivamente.

S A gy
VI ',‘ "

Figura 4.47 —Modelo com disposi¢do de cabos do tipo Network (perspetiva 3D)

Figura 4.48 —Modelo com disposicdo de cabos do tipo Network (vista lateral)
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4.6.1 Condicoesde Carregamento

Para o presente estudo comparativo sera utilizado um carregamento constituido por uma carga
uniformemente distribuida planar de referéncia de 5 kN/m?. Para tal, serdo criadas as seguintes

tipologias de carregamento:

1. Carregamentoincidente emtodaa area do tabuleiro (Figura 4.49)

2. Carregamentoincidente em apenas metade do tabuleiro (Figura 4.50)

Figura 4.49 — Carregamento (full deck)

Figura 4.50 — Carregamento 2 (half deck)

O carregamento apresentado na Figura 4.50, permite estudar a vulnerabilidade de modelos com cabos

verticais face a carregamentos parciais demonstrada pela bibliografia .
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4.6.2 Diagramasde Esforcos— Modelo de Cabos Verticais

Os elementos de comparagdo serdo os momentosfletores, esforcos axiais e deformacgdes. Serdoexpostos,

para cada modelo, os diagramas de esforgos para as duas situagdes de carregamento definidas.

Os diagramas de momentos fletores, esforcos axiais e deformacGes para o carregamento incidente em

todo o tabuleiro encontram-se na Figura 4.51, na Figura 4.52 e na Figura 4.53, respetivamente.

MOMENT-y
306.03
272.26
233.49
204.72
170.95
137.18
103.41

€9.65
35.88
0.00
-31.66
-65.43

ST: SOBRECARGA FUL-
MRX : 4256

MIN : 4155

FILE: MODELO GLO~
UNIT: kN*m

DATE: 10/13/2021

Figura 4.51 — Momentos fletores My (full deck)

EXTRL
1322.13
1013.93

705.73
387.53
0.00
-218.88
-527.02
-235.28
-1143.48
-1451.¢9
-1758.28
-2062.10

ST: SOBRECARGA FUL~

MAX : 4ldd

MIN : 4256

FILE: MODELG GLO-

WIT: kY

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

Figura 4.52 — Esforcos axiais Fx (full deck)
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Z-DIRECTION

0.0000
-0.0012
-0.0024
-0.0035
-0.0047
-0.0059
-0.0071
-0.0083
-0.0092
-0.0106
-0.0118
-0.0130

SCALEFACTOR=
2.4674E4002

ST: SOBRECARGA FUL~

MRX : 1636
MIN : 1é80

FILE: MODELO GLO~

UNIT: m

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTICH

X: 0.000

=,

Z: 0.000

Figura 4.53 —Deformacdes Dz (full deck)

Para o carregamentoincidente em apenas metade do tabuleiro, apresentam-se nas figuras seguintes os
respetivos diagramas de momentos fletores (Figura 4.54), esforcos axiais (Figura 4.55) e deformacgdes

(Figura 4.56).

MOMENT-y
777.41
£48.92
520.42
351.93
263.44
134.95

0.00
-122.04
-250.53
-375.02
-507.52
-636.01

ST: SOBRECARGA HAL:

MAX : 4147

MIN : 4152

FILE: MODELO GLO-

TNIT: EN*m

DETE: 10/13/2021

" VIEW-DIRECTION

¥ 0,000 t

z: 0.000 =

Figura 4.54 — Momentos fletores My (half deck)
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BXIAL
1770.03
1512.07
1254.12

996.16
738.20
480.24
222.28
0.00
-293.63
-551.59
-209.55
-1067.50

ST: SOBRECARGE HAL~
MEX : 4146

MIN : 4210

FILE: MODELO GLO~
UNIT: kN

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTICH

Figura 4.55 — Esforcos axiais Fx (half deck)

Z-DIRECTION
0.0145
0.0110
0.0075
0.0040
0.0000

-0.0029

-0.00&4

-0.0099

-0.0134

-0.01€9

-0.0203

-0.0238

SCALEFACTOR=
1.3539E+002

ST: SOBRECERGA HAL-
MAY @ 1730

MIN : 1877

FILE: MODELO GLO~
UNIT: m

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

f

L=

K

Z: 0.000

Figura 4.56 —Deformacdes Dz (half deck)

113



CAPITULO 4

4.6.3 Diagramas de Esforcos — Modelo Nielsen

A sequéncia da exposi¢do de diagramas para o modelo Nielsen e Network é a mesma demonstrada no
subcapitulo 4.6.2. A Figura 4.57, Figura 4.58 e a Figura 4.59 representam os diagramas para o

carregamento full deck e a Figura 4.60, Figura 4.61 e Figura 4.62 para o carregamento half deck.

MOMENT-y
340.63
298.37
256.12
213.86
171.61
129.35

87.10
24.81
0.00
-39.67
-8l.92
-124.18

ST: SOBRECARGA FUL~
MBEX : 4154

MIN @ 4216

FILE: MODELO GLO~
UNIT: K*m

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

Z: 0.000

Figura 4.57 — Momentos fletores My (full deck)

RXIAL
1305.60
1004.0%9

702.59
401.08
0.00
-201.93
-503.43
-804.93
-1106.44
-1407.94
-1709.45
-2010.95

ST: SOBRECERGA FUL~

MAX : 4144

MIN : 4256

FILE: MODELO GLO~

UNIT: XN

LATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

B

Figura 4.58 —Esforgos axiais Fx (full deck)
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Z-DIRECTION
0.00
-0.00
-0.00
-0.00
-0.00
-0.00
-0.01
-0.01
-0.01
-0.01

-0.01
-0.01
SCALEFACTOR=

3.0058E+002

ST: SOBRECARGA FUL-

MRX : lese

MIN : 1630

FILE: MODELO GLO~

WIT: m

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

Z: 0.000

Figura 4.59 — Deformacgdes Dz (full deck)

MOMENT-y
402.54
338.83

= 275.11

un= s VNN | ! £ 211.40

' i - 147.68
'7&5 -43.47

A‘ o
" A « . e
R . P,

=L

83.97
0.00

S5T: SOBRECARGAE HAL~

T

MIN : 4153

FILE: MODELO GLO-

UNIT: KN*m

DATE: 10/13/2021
VIEW-DIRECTION

X 0.000

Figura 4.60 — Momentos fletores My (half deck)
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Figura 4.61 — Esforgos axiais Fx (half deck)

Z-DIRECTION

uuuuuu
uuuuuu
uuuuuu
nnnnnn
nnnnnn
nnnnnn
nnnnnn
nnnnnn

zzzzzzzzzzz

MIN : 1677

Figura 4.62 — Deformacdes Dz (half deck)
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4.6.4 Diagramasde Esfor¢os — Modelo Network

ot T

s
408

Figura 4.63 —Momentos fletores My (full deck)

4&“"2‘2‘2&‘“‘”""&%

T AN RAIRiRD

Figura 4.64 — Esforgos axiais Fx (full deck)

408.95
666666
333333
280.88
238.20
111111
152.82
llllll

666666

3333333
lo22.8¢6
719.38
111111

1111111
4444444
-787.98
11111111
44444444
-1708.40

-2011.88
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o

Figura 4.65 — Deformacoes Dz (full deck)
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Figura 4.66 — Momentos fletores My (half deck)
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Figura 4.67 —Esforgos axiais Fx (half deck)
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4.6.5 Discussao de Resultados

Antes de dar inicio a discussdo de resultados, procede-se a uma sintese dos resultados apresentados
anteriormente. Os resultados maximos dos esforgos normais e de flexdo para cada um dos modelos

analisados anteriormente, paraoarco e para as cordas, sdo resumidos na Tabela 4.18.

Tabela 4.18 — Resumo dos resultados maximos obtidos

Disposi¢ao Vertical Nielsen Network
Carregamento Full Half Full Half Full Half
My,max [kNm] 306,03  664,4  276,8 402,55 3283  274,7

Arco Nmax [kN]  2068,10 1067,50 2010,95 1262,76 2011,88 1367,91

Amax [m] 0,009 0,022 0,008 0,012 0,008 0,006

My,méx [kNm] 2253 702 340,63 3941 4089  368,6
Cordas  Nméax [kN] 1322,1 1770  1305,60 1149,48 1326,33 987,43
Amax [m] 0,013 0,024 0,011 0,014 0,010 0,007

De forma a facilitar a interpretagdo de resultados, os valores apresentados na Tabela 4.18 foram
organizados sobre aforma de grafico de barras. Apresentam-se naTabela 4.19, Tabela 4.20 e Tabela 4.21,

os histogramas respetivos ao arco.

Tabela 4.19 — Histograma de momentos fletores do arco

Momentos Fletores My [kNm] - Arco

700 664,4
600
500
402,55
400
306,03 3283

300 276,8 274,7
200
100

0

Vertical Nielsen Network

M Carregamento - Full deck M Carregamento - Half deck
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Tabela 4.20 — Histograma de esforgos axiais do arco

Esforcos Axiais Fx [kN] - Arco

2068,1 2010,95 2011,88
126276 1367,91
i I I
Vertical Nielsen Network

B Carregamento - Full deck B Carregamento - Half deck

Tabela 4.21 — Histograma de deformacées do arco

Deformacgdes Dz [m] - Arco

0,022
0,012
0,009 0,008 0,008
I I I =
Vertical Nielsen Network

M Carregamento - Full deck B Carregamento - Half deck
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Por sua vez, os histogramas das cordas inferiores sdo representados pela Tabela 4.22, Tabela 4.23 e

Tabela 4.24.
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Tabela 4.22 — Histograma de momentos fletores das cordas

Momentos Fletores My [kKNm] - Cordas
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200
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Tabela 4.23 — Histograma de esforgos axiais das cordas

Esforcos Axiais Fx [kN] - Cordas
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Tabela 4.24 — Histograma de deformacdes das cordas

Deformacdes Dz [m] - Cordas

0,024
0,013 0,014
0,011 0,010
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Vertical Nielsen Network

B Carregamento - Full deck B Carregamento - Half deck
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Relativamente ao modelo com cabos verticais podemos, logo a partida, concluir que o mesmo apresenta

uma grande sensibilidade a carregamentos parciais. Esta vulnerabilidade é facilmente justificada pelo

consideravelaumento de 117% do momento fletor maximo no arco e de 211% do momento fletor maximo

nas cordas. Naturalmente, este aumento de momentos provocard um incremento de deformagdes, tal

como se pode observar na Tabela 4.21 e Tabela 4.24. Deste modo, podemos concluir que os resultados

obtidos estdo em linha com as conclusdes retiradas da bibliografia. Um outro ponto a referir é a

potencialidade darelaxa¢do dos pendurais opostos ao carregamento. Como é possivel observar na Figura

4.69, para o carregamento half deck, os pendurais do lado oposto encontram-se no limiar de entrarem

em compressao.

540

TENS. /COME.
123.54
117.22
110.89
104.57
98.24
91.92
25.59
79.27
72.54
66.62
60.29

53.57

Figura 4.69 —Tensdo nos cabos para o carregamento half deck

No caso do modelo Nielsen, notou-se uma clara melhoria na resposta da ponte ao carregamento parcial.

0O aumento percentualdo momento fletor maximo no arco é de 45,43% e de 15,70% nas cordas. Apesar
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CAPITULO 4

da melhoria narespostada ponte a este tipo de carregamentos ser notavel, este tipo de solucdo nao se
revela uma solucdo eficaz ao problema proposto. O aumento do nimero de cabos estd claramente
associado a uma melhoria nos momentos das cordas. No entanto, este tipo de configuragdo ndo resolve
o problemadarelaxa¢do dos pendurais. Como se pode observar na Figura 4.70, para o carregamento half

deck, diversos cabos entram em compressao.

TENS. /COMP.
182.78
158,66
134.54
110.43

86.31
62.19
38.07
13.98
0.00
-34.28
-53.40
-82.52

Figura 4.70 — Relaxagdo dos pendurais

Por fim, a solucdo em Network revela-se a mais otimizada para este tipo de carregamentos. O modelo
apresentou os melhores resultados ndo sé a nivel de momentos fletores, mas também a nivel das
deformagdes. O modelo Network, para o carregamento parcial, apresenta uma boa resposta e ainda

valores de esfor¢os e deformacgdes inferiores aos valores para o carregamento total.

O modelo Network, para a encurvadura do arco, devera também apresentar fatores de carga criticos
superiores aos obtidos ao modelo do caso de estudo. Para efeitos de confirmacgao, realizou-se uma analise
a encurvadura com as mesmas condi¢des utilizadas no subcapitulo 4.3. Os primeiros 3 modos de

encurvadura podem serconsultados na Figura 4.71, Figura 4.72 e Figura 4.73, respetivamente.

Figura 4.71 — Configuragdo do 12 modo de encurvadurado modelo Network
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l.i:][::][:][]‘[j@[:_]_

Figura 4.73 — Configuracdo do 32 modo de encurvadurado modelo Network

Os fatores de carga criticos dos modos de vibracdo encontram-se resumidos na Tabela 4.25.

Tabela 4.25 — Fatores de carga criticos

Modo de encurvadura A - modelooriginal A - modelo Network % aumento

1 38,38 40,84 6,4%
2 41,79 55,31 32,35%
3 52,81 56,06 6,15%

Como se pode observar na Tabela 4.25, os resultados sofreram uma ligeira melhoria. Tomando como
exemplo o 12 modo de encurvadura, para originar a instabilidade global elastica, para o modelo Network,
as cargas teriam de ser 6,4% superiores as que originaram a instabilidade global elastica no modelo

original.
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CAPITULO 5

CONSIDERACOES FINAIS

5.1 CONCLUSOES

O presente trabalho de estagio permitiu a aquisicdo de uma pluralidade de conhecimentos na drea do
projeto e daandlise do comportamento de pontes metdlicas com arco superior. Em particular, a pesquisa
bibliografica realizada permitiu a obtencdo de conhecimentos sobre a evolucdo histdrica desde as
primeiras evidéncias de pontes até ao aparecimento das pontes metalicas. Dentro ainda do campo da
pesquisarealizada, obteve-se conhecimentos acercado comportamento e das vantagens das pontescom

pendurais numa configuracdo em rede, cujo as mesmas foram comprovadas no subcapitulo 4.6.

Em virtude do presentedocumentotersido realizado em ambiente de estagio, foi possivel aprender como
lidar com algumas dificuldades comuns existentes em ambiente de projeto e como proceder para a
respetiva resolucdo de problemas. De destacar ainda a aprendizagem e uso do Midas Civil. Tratando-se
de um programa dirigido para o projeto de pontes, o uso do mesmo revelou-se pratico para o caso de

estudo abordado.

O caso de estudo analisado permitiu explorar toda a regulamentacdo europeia aplicdvel ao projeto de
pontes. Especialatencdo foi dedicada as EN1991-2 e EN1991-1-4 para a definicdo das acGes de trafego e

de vento na ponte, respetivamente.

Saliento ainda algumas notas sobre este tipo de estruturas que foram observadas durante o
desenvolvimento do projeto. Em primeiro lugar, é de referir o papel importante dos stringers nesta
tipologia de tabuleiros. Os stringers auxiliam a solidarizacdo do tabuleiro e permitem uma reducdo de
esforgos, predominantemente axiais, nas cordas inferiores. Outra particularidade a destacar para este
tipo de estruturas sao as tensdes na face superior do tabuleiro. Devido ao funcionamento deste tipo de
pontes, as forcas transmitidas pelo arco poderao induzirtensdes detracdo indesejadas no betdo.As acles
de temperaturasdo capazes de gerar esforgos condicionantes naestrutura. Para tal, é necessario prestar

especial cuidado na sua definicdo em software.
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CAPITULO 5

De uma forma geral, recomenda-se o uso de disposicdes de pendurais em Network dado que o

desempenho estrutural e econdmico é superior as solu¢des alternativas.

5.2 DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Sendo o projeto de pontes uma drea muito extensa, destacam-se alguns pontos meritérios de uma

investigacdao mais detalhada:

128

1. Otimizacdo da solucdo de pré-tensdo: Dado que os cabos assumem, nadeformacdo do tabuleiro,

graus de influéncia diferentes, a solucdo obtida no capitulo 4 podera ser sujeita a uma otimizagao.

Umasequénciade pré-tensdao também poderiatersido efetuada.

Procedimentos construtivos: A definicdo de um procedimento de construcdo da ponte permitiria

uma melhor definicdo das fases de construcdao abordadas no Capitulo 4.

Impacto da retragdo no funcionamento de tabuleiros mistos: O fendmeno da retragdo tem um
impacto muito importante no funcionamento do tabuleiro misto, pelo que as tensdes por si

provocadas seriam um aspeto de importante analise.

Infraestrutura daponte: O estudo das fundacgGes nao foiabordado neste caso de estudo devido a

falta de elementos sobre asolu¢do de projeto.

Andlise econdmica das solugdes: E reconhecido que os modelos em Network apresentam uma
viabilidade econdmica superior, podendo apresentar poupancas até 40% do custo total em
relacdo as outras solugées. Constata-se, destaforma, que uma grande percentagemdo custo total
estard associada a atividade laboral e uma baixa percentagem ao custo dos materiais. Istotorna

as solugdes em Network especialmente apelativas em paises com mao de obra qualificada.

LigacGes metdlicas: As ligacdes metalicas e a verificacdo de seguranca das mesmas representam

um campo de estudo de importante abordagem.
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