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1 OBJETIVO

Atendendo a solicitacdo do Instituto IDD, executamos o referido trabalho
gue consiste na elaboracdo do projeto estrutural da obra de arte especial sobre
o Rio Andrada como trabalho de conclusdo do curso de pdés-graduacdo em
Pontes e Grandes Estruturas Viarias. O projeto sera desenvolvido para o trem
tipo TB-45, exato, com coeficiente de agressividade ambiental CAA II.

Para tanto, foi fornecido pelo Instituto IDD o arquivo eletronico contendo
o perfil do terreno no local e as principais premissas a serem seguidas, que
serviu de base e referéncia para o desenvolvimento do presente trabalho.

O presente trabalho tem como principal finalidade realizar o pré-
dimensionamento da nova estrutura supracitada, garantindo, conforme as
normas estruturais vigentes da ABNT, sua eficiéncia frente as premissas de
seguranca estrutural (capacidade resistente), desempenho em servico e a
durabilidade da estrutura sob as acfes e condicbes a que |lhe sdo previstas

durante a sua vida util.

2 LOCALIZAGAO DA OBRA

A obra em questéao se encontra sobre o Rio Andrada, travessia 009.

3 DOCUMENTO DE REFERENCIA

Os documentos de referéncia fornecidos pela Instituto IDD para

realizacdo do trabalho foram:
e Topografia do local
e Critérios para projeto

e Diretriz 9

e 3vdosde35m

e Classe 1-A

e Gabarito fluvial de 5 m

e Trem tipo exato



Diretrizes bésicas:
e Viga pré-moldada em concreto protendido
e Aparelhos de apoio elastoméricos fretados
e Uso de pré lajes

e Fundacao em estacas

4 DESCRIGAO SUMARIA DA OBRA

Trata-se de uma obra de arte especial em concreto protendido,
composta por vigas pré-moldadas, pré lajes e laje moldadas in loco, constituida
por trés vaos de 35,00 m apoidos em pilares em concreto armado sobre
fundacdo em estaca raiz. Foi considerado véo tedrico de 35,00 m para o vao
central, sendo o comprimento das vigas com 34,60 m. A extensdo total & de 105
m com tracado retilineo e declividade nula.

A superestrutura tem secao transversal tipica de 17,60 m de largura,
composta por 3 faixas de rolamento com 3,60 m, acostamento interno e externo
com 2,50 m cada um. Nas laterais, barreiras New Jersey com 40 cm de largura.

A secdo é composta por nove vigas pré-moldadas em concreto
protendido, pré-lajes entre elas com espessura de 7 cm, uma laje com espessura
de 20 cm (13 cm sobre pré lajes) e barreiras em concreto armado nas duas
extremidades.

As vigas se apoiam em aparelhos de apoio em elastomero fretado

5 MEMORIA DE CALCULO

Com utilizacdo do software LIP disponivel no site da TQS, para
determinacdo das envoltdrias de esforcos nas longarinas pelo método de
Courbon, a seguir estdo dispostas uma sequéncia de imagens do referido
software, ilustrando os parametros de calculo adotados para obtencdo dos

esforcos.



6 PESO PRORPIO E CARGA PERMANENTE

Como pré-langcamento da estrutura, foi configurado a seguinte geometria
demonstrada na Figura 1, sendo os esforcos calculados pelo software LIP.

Figura 1 - Geometria do tabuleiro por vao

Tabuleiro Segdo transversal
Tio:

Dok hf1 15 cm
hf2 15 cm
b1 15 cm
hw2 25 cm

’ bf 80 cm
Lergure

tw 25 cm

b 50 cm

Largura = cm n2vigas: |9 =
Comprimento = cm
Balango = cm

ﬁ% Espessura = cm

Nos diagramas apresentados a seguir estdo os esforcos de carga

permanente calculados pelo LIP para cada uma das 9 vigas.
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6.1 Carregamento de Peso Proprio no Portico da Travessa em P10 (Gk)
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6.1.1 Esforcos normais e reacdes geradas por cargas de peso proprio e

permanentes (GKk).

Na imagem abaixo estéo representados os esfor¢des normais e reacoes
geradas na estrutura pelas cargas de peso proprio das vigas, travessa e pilares

na secao que passa pela linha de pilares P10.
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6.1.2 Esforcos de cisalhamento gerados por cargas de peso proprio e

permanentes (GK).

A imagem a seguir demonstra os esforgos de cisalhamento gerados no

pértico da linha de pilares P10 pelo carregamento de peso proprio da estrutura.
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6.1.3 Momentos fletores gerados pelas cargas de peso proprio e permanentes
(GK).

A figura apresentada a seguir demonstra esfor¢des de momento fletores

gerados na linha dos pilares P10 pelo carregamento de peso proprio Gk.
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7 CARREGAMENTOS VARIAVEIS

Para os carregamentos moveis foi considerada a capacidade de
deformacgédo da estrutura oferecida pelos aparelhos de apoio de noeprene
fretados, para isso foi realizado uma composi¢cdo do moédulo de deformacéo
oferecido pelo conjunto de neoprenes previstos para a linha de pilares P10 em
conjunto com a rigidez do pértico presente nessa secéo. O calculo para definicéo

da rigidez do conjunto é demonstrado a seguir.
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Para a linha de pilares P10 foram assumidos os seguintes valores:

E = 28200,00 Mpa

| =0,23 m#
G =1 Mpa
A=0,15m

Kp = 1,74E+08 N/m
Kn = 3,7 E+07 N/m

Hp=7m
Hn=0,073 m
k= 3,05E+07 N/m

Considerando que nessa linha de pilares, sdo ao todo 18 neoprenes, 0S

resultados estédo apresentados na tabela



Tabela 1 - Calculo da rigidez equivalente do conjunto para P10

k1 1,83E+07 N/m k2 3,05E+07 N/m k3 3,05E+07 N/m k4 1,83E+07 N/m
kp 1,83E+09 kp 1,74E+08 kp 1,74E+08 kp 1,83E+09

n° de pilares 2 n° de pilares 2 n° de pilares 2 n° de pilares 2

kn 18493150,68 kn 36986301 kn 36986301 kn 18493151

n° de neoprenes 9 n° de neoprenes 18 n° de neoprenes | 18 n° de neoprenes 9

E PILAR 31 Gpa E 31 Gpa E 31 Gpa E 31 Gpa
| PILAR 0,321699088 m4 | 0,321699 | m4 | 0,321699 | m4 | 0,321699 | m4
r 0,8 m r 0,8 m r 0,8 m r 0,8 m
hp 3,2 m hp 7 m hp 7 m hp 3,2 m
hn 0,073 m hn 0,073 m hn 0,073 m hn 0,073 m
G 1 Mpa G 1 Mpa G 1 Mpa G 1 Mpa
A 0,15 m A 0,15 m A 0,15 m A 0,15 m

b 300 mm b 300 mm b 300 mm b 300 mm
| 500 mm | 500 mm | 500 mm | 500 mm
E 28200,00 MPa

| 0,23 m4

Mq 13173,69 kN.m

L 36,40 m

q 79,54 kN

rotacdo no apoio |0,0248711




Na Figura 2 esta definido o Neoprene que podera ser utilizado, de acordo

com as cargas envolvidas.

Figura 2 - Escolha do neoprene
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Arquivo Editar Resultados Ajuda
= > Tabelas APARELHO DE APOIO RETANGULAR FRETADO

Dados de entrada

E
E Fzd, m&x = [1175.8 KN Fzd, min = 625 kM Fzk = 370,05 kM
L
o
= oxd = |0.005 rad Fxd =42 ki vxd = 1275 mm
ayd = |0.005 rad Fyd = |78 kN Vyd - (23,59 mm
Resultados:
relho n® 44
Apa Tipo de verificacdo Resultado Limite Situacdo
g = 300 mm Maxima deformacdo total de caloulo: 6.78 <=7.0 oK
b = 500 mm =
n = 3 camadas erificacdn da espessura das chapas de aco: 4.0 ==1.3mm 0K
ti = 12mm Estabilidade & rotaco: 1.63 ==0 0K
E :;?”‘n:”m Estabiidade & flambagem: .01 <=32.6 ok
Estabilidade ao deslizamento: - - 0K

Sabendo a rigidez equivalente de cada linha de pilares, resta ser
calculado as cargas variaveis que atuaram em conjunto com as cargas moveis
do trem tipo sobre a estrutura.

Estas cargas podem ser divididas em dois conjuntos, longitudinais e
transversais. As longitudinais séo: Frenagem e aceleracao e empuxo de solo nas

cabeceiras. As transversais sdo: vento e correnteza.

7.1 Acdes Transversais

a) Vento

Para carga de vento, devem ser adotadas duas consideracbes de

carregamento, sendo com o tabuleiro vazio e com o tabuleiro com veiculo, como

ilustrado na Figura 3.



Figura 3 - Condicdes de carga de vento
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A Tabela 2 demonstra os valores de carregamento de vento encontrados
para as duas situacfes previstas, sendo que para célculo escolhe-se a que

apresenta maior valor.

Tabela 2 - Carga de vento calculada

Vento 12,6 kN/m
Hsuperestrutura 84 m
Situacdo 1: Ponte carregada Situacdo 2: Ponte descarregada
Fe 4,57 kN/m 12,6 kN/m
Hobstrucdo 4,57 m 8,4 m
Presséao simplificada 1 KkN/m2 1,5 kN/mz2
Htabuleiro 227 m
€laje 0,3 m
caminh&o 2 m

Aplicando-se esse esforco no modelo da OAE, como ilustrado na Figura
4, obtém-se a reacdo em cada um dos porticos que compdem a estrutura,

demonstradas na Figura 5.

Figura 4 - Modelo de céalculo com os modulos de rigidez de cada poértico da OAE
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Figura 5 — Reag¢des no modelo de calculo em cada poértico da OAE
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Esta reacdo € a que deve ser absorvida pelo portico, como estamos
calculando para a linha P10, aplicamos a reacédo desta linha de pilares no modelo
transversal do pértico (Figura 6).

Figura 6 - Aplicag&o do esfor¢o de vento na linha de pilares P10 a 90°

661.5 kN

Aplicada a carga de vento, obtém-se os esforcos, demonstrados na
Figura 7, Figura 8 e Figura 9.



Figura 7 - Normais (valores caracteristicos)
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Figura 9 Momento Fletor (valores caracteristicos)
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O mesmo foi feito para o vento atuando na direcdo contraria, como

demonstrado na Figura 10, e os respectivos esfor¢bes gerados na Figura 11,
Figura 12 e Figura 13

Figura 10 Aplicacdo do esfor¢co de vento na linha de pilares P10 a 180°
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Figura 11 Normais (valores caracteristicos)
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Figura 13 Momentos (valores caracteristicos)
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b) Correnteza

Outro esforco que atua transversalmente a estrutura € o gerado pela
agua do préprio rio interceptado pela OAE, procedimento para determinagao
deste esforco, o qual se encontra discriminado na Tabela 3. Sendo o valor
encontrado aplicado ao pértico (Figura 14), e os respectivos esfor¢os calculados

demonstrados na Figura 15, Figura 16 e Figura 17.

Tabela 3 - Esforco de correnteza

Efeito da correnteza 4,90 kN/m
Vrio 3 mis
hagua 1,4 mis

Coeficiente de forma do pilar (k) 0,34

q 3,06 kN/m?2
Diametro do pilar 1,6 m




Figura 14 - Aplicacdo do esforco de correnteza
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Figura 16 Cisalhante (valores caracteristicos)
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Figura 17 Momentos (valores caracteristicos)
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7.2 Acgdes Longitudinais

a) Frenagem e aceleracéo

Para célculo da frenagem é levado em conta a largura do tabuleiro o
comprimento da OAE e o coeficiente de niumero de faixas (CNF). Ainda, o

esforco de frenagem considerado nao deve ser menor que 135 kN.

Tabela 4 - Esforco de correnteza

Frenagem e aceleracao 418,95 kN

B 16,8 m

L 105 m
CNF 0,95

NUmero de faixas 3 und

Aplicando-se esse esforco de frenagem na estrutura, representada
longitudinalmente da imagem abaixo, obtemos o esfor¢co de 131 kN, chegando
ao portico na linha de pilares P10.
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Esfor¢co de frenagem aplicado longitudinalmente ao Pértico da linha de
pilares P10 (Figura 18).




Figura 18 Aplicacdo do carregamento
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Figura 19, respectivamente, esforcos normais, cisalhantes e

(caracteristicos).



Figura 19 Esforcos gerados pelo carregamento de frenagem
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b) Empuxo de solo nas cabeceiras

Para célculo do esfor¢co de empuxo de solo foi considerado o esquema
ilustrado pela Figura 20, onde g corresponde a uma carga adicional que

representa o carregamento mével, para tal foi considerado o valor de 25 kN/mz.

Figura 20 - Esquema para célculo do carregamento de empuxo
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O peso especifico de solo Y considerado foi de 18 kN/m3, o solo previsto

para o aterro € do tipo arenoso e por tanto apresenta um angulo de atrito da

ordem de 30°. Além disso, foi considerando o empuxo ativo do solo, sendo,

portanto, aplicado o coeficiente ka=0,33. Os valores de cargas estao

discriminados na Tabela 5 apresentada.

Tabela 5 - Esforco de correnteza

Carga de empuxo
Comprimento da cortina
Carga adicional (Veiculo)
y

h

[7]

Ka

Tensao no topo

Tensé&o na base

Carga por metro de cortina

1.484,80
16,76

25

18

4,22

30

0,33
8,33
33,7
88,6

kN

m
kN/m?2
kN/m3

kN/m?2
kN/m?2
kN/m

Aplicando-se a carga calculada, obtemos o esfor¢co gerado na linha de

pilares P10, como demonstrado a seguir.
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Figura 21 Aplicacdo do carregamento
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Os esforcos gerados por este carregamento estdo demonstrados na

Figura 22, respectivamente, esforcos normais, cisalhantes e fletores

(caracteristicos).

Figura 22 Esforcos gerados pelo carregamento de empuxo
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8 CARREGAMENTO MOVEL

Como ja supracitado, o carregamento movel para esta OAE ¢é
representado por um trem tipo 450 kN (Figura 23), conforme orientado pela NBR
7188:2013 — Carga movel rodovidria e de pedestres em pontes, viadutos,
passarelas e outras estruturas. Ainda, para definicdo da carga a ser aplicada,
sdo definidos coeficientes que visam traduzir incertezas de carga a que a

estrutura sera submetida, estes coeficientes estdo demonstrados e calculados a

sequir.
Figura 23 - Carregamento moével para TB-45
SeQﬁOAA /_@
ﬂlilllllllIlllllHllHHllllml!lllllliHHHlllm
Secio BB P p b
R S A e
NBR 7188, 2013
Sendo:
P =75kN
p =5 kN/m2

A NBR 7188:2013 orienta a aplicagao de coeficientes para obtencédo da

carga de projeto, como demonstrado a seguir.

CIV =1+ 1,06.( )

Liv + 50



Onde:
CIV = Coeficiente de impacto vertical,

Liv = Vao em metros para estruturas isostaticas. (34 m).

2 CIV=125
CNF=1-0,05(mn-2)>09

Onde:
CNF = Coeficiente de nimero de fixas;
n = nimero de faixas de trafego (3).

.. CNF=0,95

CIV*CNF =1,19

Portanto,

Q=P.CIV.CNF = 75.1,2 = 90 kN
g = p.CIV.CNF =5.1,2 = 6 kN/m?

Esses carregamentos, além de serem utilizados para calculo das cargas
absorvidas pelas vigas, é também utilizado para calculo das cargas que chegam
nas demais pecgas, tais como travessas e pilares. A seguir estdo demonstrados

0s modelos para carregamento da travessa.
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8.1 Linhas de influéncia

Para distribuicdo das cargas transversalmente de acordo com a posi¢cao
em que o trem-tipo de encontra em relacéo as vigas longitudinais, utilizou-se as
linhas de influéncia definidas pelo programa LEAP, as quais encontram-se

apresentadas nas figuras a seguir.
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Com uso dessas linhas, montou-se um modelo estrutural no programa

Ftool, representando a travessa bem como, onde o trem tipo foi posicionado com
o objetivo de obter as cargas concomitantes nas demais vigas conforme a
posicdo em que o trem-tipo, os modelos para cada posi¢cao do trem-tipo estédo
ilustrados nas imagens abaixo.

Cada modelo, representa o posicionamento sobre uma das vigas, sendo
modelado apenas até a viga de numero 5, uma vez que por simetria, as demais
vigas se comportariam de maneira analoga as que ja foram modeladas, sem

necessidade de apresentar o modelo.

9 CALCULO DE ESFORGOS NAS VIGAS LONGITUDINAIS

Através do software LIP, com uso do método de Courbom as cargas

atuantes no tabuleiro, permanentes e moéveis sao distribuidas nas vigas



longitudinais. Assim, as cargas de trem-tipo para cada uma das vigas, bem como

os esforcos por elas produzidas estédo, nas figuras seguintes, apresentadas.

Carregamento Permanente

Carregamento vertical carga permanente: V1 e V9

14,66 kN 14,66 kN 14,66 kN
L 17.30 L 17,30 L.
34,86 kNim
Fay Ay
Carregamento vertical carga permanente: V2 a Vi
1413 kN 1413 kN 14,13 kN
L 17.30 I 17.30 L.
33,59 kNim
AN AN
Carregamento Movel
Trem-Tipo flexdo méxima: V1
S5S5KN  G5.95KN G585 kN Trem-Tipo flexo méxima: V2
4 1.50 150 1.50 150 o 5251kN  5251kN  5251kN
\]/ ']/ \]/ . 150 | 150 150 | 150
14.27 kNim 14.27 kNim # T T T -+
8,31 kim 12,3 kiim 12,3 kNim
\ | | 7,54 kiim |
Linha de influéncia reacio vertical: V1
Linha de influéncia reacio vertical: V2
5,94 khim
I | 5,94 kNim
89.1kN 83,1KkN ‘ |
5.94 khim BO.TKN B9.1KN
| | J/ 5.94 kNim
04p 275, 885 . 5.60 . | |
A # +* # 0p 275 9.92 . 453 "
0428
0337,
\l,g . o, .
Trem-Tipo flexéo méxima: V3 Trem-Tipo flexo maxima: V4
39.36kN  3936KN  3936KN 2898kN  2898kN  28.98kN
4150 T 150 T 150 JL/ 150 150 150 | 150 150,
10,61 kiim 7 05 ki 10,61 kMNim 10.42 ki ¥ 7‘78\]:%1 ¥ 10.42 K
Linha de influéncia reagdo vertical: V3 Linha de influéncia reagéo verical V4
5,63 kNim -
: \ - \
8441 kN 8441 kN
' ' ; 24,41 kN 8441 kN
5.63 kNim 5.6 ki
9p 275 1206 e Qup 275 | 14,08 04p

0.262




Trem-Tipo flex@io maxima: V5 Trem-Tipo flexdo maxima: V6

186 kN 186 kN 126 kN 2898 kN 2898 kN 28,98 kN

. 150 150 150 150 150 q’ 1.50 150 1.50

10.42 kNim 2,71 kNim 10.42 kNim 1042 kN/m 778 kiim 10.42 kNim

| ] [ ] |

Linha de influéncia reagéo vertical: V5 Linha de influéncia reagdo vertical: V&

563 kNim 5,63 kNim
[ |
84471 kN 8441 kN B4.47 kN B4.47 kN
5,63 kiim | 5,63 kNim |
\ |
0dp 275 1405 0,4p 04D 14,05 o 275 04D
0.110 0110 0.136
0.035
Trem-Tipo flexdo méxima: V7 Trem-Tipe flexgo méxima: V2
3036kN  3936KN  39.35kN 251N - S251KN ~ 5251kN
. 150 150 | 150 150,
180 | s | 450 150, * 1 1 i 4
— A ¥ A . 12,3 klim 12,3 kNim
’ m‘ 7,03 kMim | S | 7,54 klim ly—‘
- - Linha de influéncia reacéo vertical: V3
Linha de influéncia reagao vertical: V7
5.94 kNim
563 ki/m ‘ ‘
89.1kN B9.TkN
3441 kN 84.41 kN 5.94 khim
563 ki/m ‘ ‘
‘ | . 453 . 992 , 275 04D
238, 12,06 4 275 04p # i i i
0337
0.262
b
Trem-Tipo flexdo méxima: V9
6585 kN G535KkN 6585 kN
L 150 150 150 150
) P P P ’
14,27 kNim 14,27 kNim
8,31 kim
[ |
Linha de influéncia reagéo vertical: V9
| 5.94 klim |
39.1kN 89,1 kN
5.94 kNim
. 5.60 " 8.85 o 275 040
0428
MDUL’//
Esforcos devido ao carregamento permanente V1 e V9
Diagrama de esforgo cortante carga permanente: V1 Unidade: kN || Dizgrama de momento fletor carga permanente: V1 Unidade: kN.m
62509

625,09 534362




Esforgos devido ao carregamento permanente V2 a V8

Diagrama de esforgo cortante carga permanente: V2 Unidade: kN| | Diagrama de momento fletor carga permanente: V2 Unidade: kN.m

602,39

60239 5140.54

Esforcos devido ao carregamento mével V1 e V9

Envoltéria de esforgo cortante carga mével: V1 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor carga mével: V1 Unidade: kN.m

410.83,

2398

-l

41083 3463.32
Envoltéria de esforgo cortants carga mével: V2 Unidade: kN  Enuoligria de momenta fletor carga mével: V2 Unidade: kN.m
34349
[~
[~
Tﬂ\’\m 1" e e e

'E-'EEL—L_' \\LUJ\U\

=
24349 2899,13
Envoltéria de momento fletor caras mével: V3 Unidade: kN.m
Envoliéria de esforgo cortante carga mével: V3 Unidade: kN
28148
8848
064
0.64
~d
s P




Envoltdria de momento fletor carga mével: V4 Unidade: kN.m
Envoltéria de esforgo cortante carga mével: V4 Unidade: kN

252,30

Envaltéria de ssforgo cortants carga mével: V5 Unidade: kN Envoltéria de momento fietor carga mével: V5 Unidade: kN.m

22644

193297

Envoltdria de esforgo cortante carga mével: VB Unidade: kN Envoltdria de momento fletor carga mével: V6 Unidade: kN.m

il

25230 214246

Envoltdris de esforgo cartants carga movel: V7 Unidade: kN £ 4 it61ia de momento fletor carga mével: V7 Unidade: kN.m

- v

28148 2380.70




Envoltéria de esforgo cortante carga mével: V8 Unidade: kN

Envoltéria de momento fletor carga mével: V8 Unidade: kN.m

143,49
.
e
m ros .
-61 ‘EEL‘LJ LU\LLU\
st
~
343 49 289"
Envoltéria de esforga cortante carga mével: V9 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor carga mével: V9 Unidade: kN.m
4108

-1034.95

--23,95%

-410.83 346332

9.1 Combinacdes quase permanentes, frequentes e rara

Para o dimensionamento adequado das vigas € necessario a verificacao
dos esforcos para as combinagdes permanentes, frequentes e rara, conforme as
orientacdes da NBR 6118:2014, tais verificacdes sdo utilizadas para a analise de
deslocamentos excessivos, fissuracdo e como critérios limites para esforcos de
protensao.

As combinagfes, bem como os fatores de majoracéo e de ponderacao

utilizados estdo demonstrados na Figura 24.

Figura 24 - Combinacdes utilizadas no LIP

[E] Combinagées de esforgos *

Combinacdo stado limite ditimo (ELLI):

Fd = yg Fak +yq.Fak

Combinacdo estado limite de servigo (ELS
Comb. rara F{CR) = Fgk +Fak
Comb. frequente F(CF) = Fak +y1.Fak
Comb. Quase Permanente FICQP) = Fgk = w2 Fgk

Coeficientes de ponderagao e fatores de redugio

Agies permanentes: yg =
Carga movel: yg=
Fatores de redugdo: w1 = w2 =

Cancelar Ok



9.1.1 Esforgos para combinagdes quase permanentes

Envoltéria de ssforgo cortants combinagio quass permanents: V1 Unidade: kN Envoltéria de momento fietor combinagéo quase permanente: V1 Unidade: kN.m

-587.90 -

74834 638261

748.34

587.90

Envoltéria de momento fletor combinagéio quase permanente: V2 Unidade: kN.m
Envoltsria de esforgo cortante combinagdo quase permanents: V2 Unidade: kN
70544
583.92]
523.92 -

70944 601928

Envoltéria de esforgo cortants combinagéo quase permanents: V3 Unidade: kN Envoltéria de momento flstor combinagéo quase permanente: V3 Unidade: kN.m

599.20 -
86,83

686,83
599,20

586375

Envoltéria de esforco cortante combinacéo quase permanents: V3 Unidade: kN Envoltsria de momento fletor combinago quase permanente: V3 Unidade: kN.m

-599.20 -

86.83 5863.75

686,83,
589,20




Envoltéria de esforgo cotante combinagie quase permanente: V4 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagdo quase permanente: V4 Unidade: kN.m

02,39 -

78.08 5702.28

678.08
602.39

5 5 Unidade: kN
Envoltsria de esforgo cortante combinagic quase permanente: V5 Unidade: iy Evoltéria de momento fletar combinagdo quase permanente: V5 nmidade: kN.m
67032
602.39)
02,39 -
70.32 572044
Envoltéria de esforco cortante combinagio quase permanents: V6 Unidade: kN Envoltériz de momento flefor combinagdio guase permanente: V6 Unidade: kN.m
678.08
60239
02,39 -

78.08 579228

Envoltéria de esforgo cortante combinagéo quase permanente: V7 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagdo quase permanente: V7 Unidade: kN.m

686,83,
599.20]

il

5863.75




Envoltdria de esfol rtante GE0 quase Ve Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagéo quase permanente: V8 Unidade: kN.m

6019.28

Envoltéria de esforgo cortants combinagio quase parmanente: VO Unidade. Kty Envoltéria de momento fletor combinagéio quase permanents: VO Unidade: kN.m

-587.90

748.34 638261

9.1.2 Esforcos para combinacéo frequente

Envaltéria de asforgo cortants combinagso frequents: V1 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagso frequente: V1 Unidade: kN.m

7075.28

Envoltdria de esforgo cortante combinagao frequente: V2 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagio frequente: V2 Unidade: kN.m

6599,11




Envoltéria de esforgo cortants combinagio frequente: V3 Unidade: kN Envoltria de momento flstor combinagéo frequente: V3 Unidade: kN.m

Ll

743,13

597,07

633989

Ervoltéria de ssforgo cortants combinagia fraquents: V4 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinacgo frequente: V4 Unidade: kN.m

il

728.54
602.39

622077

Envoltdria de esforgo cortante combinagdo frequente: V& Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagdo frequente: V5 Unidade: kN.m

02,39 -

-715.61 6116.03

71581
602,39

Envoltéria de esforgo cortante combinagio frequente: V6 Unidade: kN Envoltaria de momento fletor combinagio frequente: V6 Unidade: kN.m

72854,
602.39]

02,39 -

728,54 622077




Envoltdria de esforgo cortante combinago frequente: V7 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagéo frequents: V7 Unidade: kN.m

A

74313

597.07

6339.29

Envoltéria de esforgo cortante combinagdo frequente: V8 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagio frequente: V& Unidade: kN.m

571.61 v
774.14

6599.11

774,14

571.61

Envoltéria de esforgo cortante combinagdo frequente: V9 Unidade: kN Envoltdria d ito fletor o fre - V9 Unidade: kN.m

830,51

563.10|

9.1.3 Esforgcos para combinacéo rara

de esforgo cortante 1agdo rara: V1 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagéo rara: V1 Unidade: kN.m

1035,92,

103592

8806.93



Gria de esforgo cortante do rara: V2 Unidade: kN Envoltsria de momento fletor combinagdo rara: V2 Unidade: kN.m

540.84 v

945,88,

540,84/

945,38 804867
Envoltéria de asforca cortants combinacio rar: V3 Unidade: iy ENvoltdria de momento fletor combinagao rara: V3 Unidade: kN.m
883,87
591.75
591,75 v
83.87 7530,24
Envoltéria de esforgo cortante combinag&o rara: V4 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagéo rara: V4 Unidade: kN.m

854.69,
602,39
02,39
54.69 7292.00
Envolidria de esforgo cortante combinagéo rara: V5 Unidade: kN Envoltsria de momento fletor combinaco rara: V5 Unidade: kN.m

828,83

602,39

g

708252




Envoltdria de esforgo cortante combinagdo rara: V6 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagdo rara: V6 Unidade: kN.m

02,39 v
54,69

7292,00

85469,

602.39]

Envalidria de esforgo cortante combinagao rara: V7 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagso rara: V7 Unidade: kN.m

883,87

591.75|

7530,24
Envoltéria de esfora cortante combinacio rara: VB Unidade: kN Envoltsria de momento fletor combinago rara: V8 Unidade: kN.m
945,38
540,34

540,84 v
945,88 8042,67
Envoltéria de esforgo cortante combinagao rara: V9 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagdo rara: V9 Unidade: kN.m
1035,92

B .

103592 330603




9.1.4 Esforgos de célculo

Para V1 e V9

Envolidria de esforgo cortante combinagdo de caleulo: V1 Unidade: kN Envoltsria de momento fletor combinagio de céleulo: V1

146011

657.90|

1460.11

1240886

Para V2 e V8

Envoltéria de esforgo cortante combinagdo de célculo: V2 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagdo de caleulo: V2

1328.46

132846 1130057

ParaV3 e V7

Envoltdria de esforgo cortante combinagdo de céleulo: V3 Unidade: kN Envoltéria de momento fletor combinagio de caloulo: V3

123545

123545 1052293

Unidade: kN.m

Unidade: kN.m

Unidade: kN.m




Para V4 e V6

Envoltdria de esforgo cortante A0 de calculo: V4 Unidade: kN Envoltdria de momento fletor combinagao de célculo: V4 Unidade: kN.m

1191.67,

813.23

13.23 v
119167 1016557
Envoltéria de esforgo cortants combinagéo de calculo: V5 Unidade: kN Enveltéria de momento fletor combinagdo de céleulo: V5 Unidade: kN.m

1152.89

81323

1323 v

1152.89 9851.34
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r

341.6 kN
280.2 KN
238.8 kN
187.3 kKN
135.9 kN
84.4 KN
32.9kN
19.2 kN

408.0 kN _/_

261.2 kN 7 292.4 kN 7 356.1 kN TﬁlUU.SKN T

14.9 kN
Sl R

aa.

1

-
4

S S e

313.5kN
284.0 kN

4.4 kN
224.T kN
195.0 kN
165.2 kN
135.4 kN
108.6 kN

25

-
-
r
-

274 .3 kN
236.9 kN
229.3 kN

59,

5
244 5 kN
230.1 kN

267.0 KN
9.6 kN
2.1 kN

2
2

3
3
3

_ﬂw.
1.8 kN
W.
1.9 kN
_ﬁw.
2.1 kN
Aﬁw,
20K |
2.1 kN

#

A Tabela 6, resume as cargas obtidas com o posicionamento do trem-

1.8 kN
1.8 kN
261.2 kN

25
25
25
252.
25
25
25

tipo e suas respectivas cargas concomitantes nas demais vigas.

Tabela 6 - Cargas de carregamento mével aplicado e concomitantes na travessa (kN)

Posicao do Concomitantes

trem tipo V1 V2 V3 V2 V5 V6 V7 V8 V9  Somatorio
(Yl 408,0 341,6 209,2 2388 187,3 1359 844 329 -192 161890
V2 400,3 339,3 2929 246,6 2002 153,7 107,3 60,8 14,9 1.816,00
V3 356,1 313,5 284,0 254,4 224,7 1950 1652 1354 109,6 2.037,90
V4 292,4 2743 267,0 259,6 252,1 2445 236,9 229,3 230,1 2.286,20
V5 261,2 251,8 251,9 252,1 252,1 252,1 251,9 251,8 261,2 2.286,10
V6 230,1 229,3 236,9 2445 252,1 259,6 267,0 274,3 292,4 2.286,20
V7 109,6 1354 1652 1950 224,7 254,4 2840 3135 356,1 2.037,90
V8 14,9 60,8 107,3 153,7 200,2 246,6 292,9 339,3 400,3 1.816,00
V9 -19,2 329 844 1359 187,3 2388 209,2 341,6 4080 1.618,90




10 COMBINAGOES

De posse de todas as cargas atuantes sobre a estrutura, foram
realizadas combinacdes de cargas, conforme preconiza a NBR 6118:2014, a
envoltoria dessas combinagdes foi obtida com auxilio do programa Ftool, a seguir
as combinacbes estdo apresentadas, tendo sido separadas em acdes
transversais e longitudinais em funcao da natureza de cada uma dessas cargas,
conforme j& foi apresentado nos itens anteriores. Os resultados a seguir
expostos dizem respeito apenas ao portico da linha de pilares P10, os quais tém
seus eixos ha EST. 30+15,00 m, sendo analogo o calculo para as demais linhas

de pilares, apenas devendo-se observar 0os carregamentos correspondentes.

10.1 Acgdes transversais

Conforme assumido anteriormente as cargas moveis podem assumir,
transversalmente, 9 posicoes, devido ao numero de vigas de vigas da estrutura
e a limitacdo por este célculo estar sendo realizado de maneira praticamente
manual, com auxilio apenas de planilhas e do Ftool.

Assumiu-se que o vento pode atuar transversalmente em duas
hip6teses, sendo que com o vento perfeitamente na perpendicular a estrutura da
ponte € quando os maiores esforgos transversais sdo gerados na estrutura, pelo
vento. A seguir estdo apresentadas cada uma das combinacdes para cada

posicdo do trem-tipo (9 posicdes), somando ao todo 108 combinac¢des de carga.

Vento a 90°

1,4 Gk + 1,4 * (mbvel + 0,6*(vento + correnteza)
1,4 Gk + 1,4 * (vento + 0,6 * (mbvel + correnteza)
1,4 Gk + 1,4 * (Correnteza + 0,6* (movel + vento)
1,0 Gk + 1,4 * (mobvel + 0,6*(vento + correnteza)
1,0 Gk + 1,4 * (vento + 0,6 * (mbvel + correnteza)

1,0 Gk + 1,4 * (Correnteza + 0,6* (movel + vento)



Vento a 180°

1,4 Gk + 1,4 * (modvel + 0,6*(vento + correnteza)
1,4 Gk + 1,4 * (vento + 0,6 * (mbvel + correnteza)
1,4 Gk + 1,4 * (Correnteza + 0,6* (mdvel + vento)
1,0 Gk + 1,4 * (movel + 0,6*(vento + correnteza)
1,0 Gk + 1,4 * (vento + 0,6 * (mbvel + correnteza)

1,0 Gk + 1,4 * (Correnteza + 0,6* (mdvel + vento)

Com as combinacfes configuradas no Ftool o software realiza a
interacdo das combinacbes e monta a envoltéria de esforcos normais,

cisalhantes e fletores os quais estdo devidamente apresentados a seguir.



+ ~ ~
& +oze- S S
+h 1'9z8" 5 5
[«¢] [+=] o
of [=s] [s)
L P o
Nu _.n_U ..b_
1'9z8-
Vever || 0sopl-
= 090k~
= 090k~
= 090k~
= 090k~
i @ @
b'ererth 090k 5 5
R
@®
e @ P ©
= & & =
m B B o
n Vever || 0sopl-
Muv, 1'9z8"
.~
@)
Y
n
L
~~
@®
1+ V9zs-
1'9z8"




b) Esforcos Cisalhantes
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c) Momentos fletores

o -
oo oo
L [ap]
o L
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N e
o o
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=-5852.0 55-1@32.9 1602 2891 2=
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o o4 o
[ap] I [ 3]
(a3
-530.4 2665 8 17951 1562.5
-3858.6 3216.6

-198.3 5414.0
T




10.2 Acdes longitudinais

Da mesma maneira como as combinacdes transversais, as acdes que
atuam longitudinalmente também foram combinadas entre si e com aplicacdo de

coeficientes de majoragcéo e minoragdo como apresentado a seguir:

1,4 Gk + 1,4 * (mdvel + 0,6*(frenagem + empuxo)
1,4 Gk + 1,4 * (frenagem + 0,6 * (moOvel + empuxo)
1,4 Gk + 1,4 * (empuxo + 0,6* (mbvel + frenagem)

1,0 Gk + 1,4 * (mdvel + 0,6*(frenagem + empuxo)
1,0 Gk + 1,4 * (frenagem + 0,6 * (mOvel + empuxo)

1,0 Gk + 1,4 * (empuxo + 0,6* (movel + frenagem)

Peso proéprio - PP (Gk);

T04.0 kKN

2733.5 kN
. —
-
2733.5 kN
4 <—
22880 kN
4 4—

7.00m
7.00m

352.0 kN

—d

-

Esforcos gerado pelo carregamento de peso prérpio no sentido

longitudinal da ponte, na linha de pilares P10.



Normal, cisalhanete e fletor (caracteristico)

-6171.0

7.00m

=

6523.0 kN

2733.5

1366.7
1366.7

-2733.5

7.00m

6523.0 kN

T.00m

-

6523.0 kN

Esforcos gerado pelo carregamento movel no

ponte, na linha de pilares P10.

-2286.0

7.00m

&%}143.0 KHm

2286.0 kN

2286.0

7.00m

HMM&O KNm

2286.0 kN

-1143.0

sentido longitudinal

-1143.0

7.00m

2286.0 kN

w 143.0 kNm

da



A seguir estdo apresentados a evolvotoria de esforcos normais,
cisalhantes e fletores, respectivamente, com a aplicacdo dos fatores de
ponderacédo para combinacao das cargas como descritos no item 10, lembrando
que os valores sdo para a sec¢ao P10, ndo correspondendo aos esforcos
individuais em cada um dos pilares P11 e P12.

70273
70273

-12134

[

00.0
00.0

]

33
33

3091 2 118308 5000

759.8
759.9
;

-3828.9
-38280

700m
700m
7.00m

7599 ||| 500.0 -6279.6

-8091 2 -11839.8

11 RESUMO DE REAGOES NOS PILARES

Na Tabela 7 estdo apresentados os valores de reacdes caracteristicas
para cada um dos pilares, P11 e P12, da linha de pilares P10, que deverao ser
absorvidos pela fundacdo. Os valores estdo discriminados de acordo com a

origem do esforco que gerou a reacao.



Tabela 7 - Esforcos nos pilares P11 e P12

) ) Peso proprio Carga movel
Pilar | Dimensdes
N Mx My Fx Fy N Mx My Fx Fy
P11 (g =] 1,60 6.523,000 1.412,60 0,00 0,00 -612,20 1.376,10 | 257,90 | 571,50 0,00 |-109,50
P12 | @ =1 1,60 6.523,00, -1.412,60 0,00 0,00 612,20 1.376,10 | 257,90 | 571,50 0,00 |109,50
Vento (90°) Vento (180°)
Pilar | Dimensdes
N Mx My Fx Fy N Mx My Fx Fy
P11 | e=| 160 | -167,90 -1.276,30 0,00 0,00 335,20 167,90 1.238,90 0,00 0,00 -326,30
P12 | = 1,60 | 167,90 -1.238,90 0,00 0,00 326,30 -167,90 1.276,30 0,00 0,00 -335,20
Frenagem Empuxo Correnteza
Pilar | Dimensdes
N Mx My Fx Fy N Mx My Fx Fy N Mx My Fx Fy
P11 | o= | 1,60 0,00 0,00 -458,50 -65,50 0,00 0,00 0,00 -1.624,70 | -232,10 0,00 5,70 78,30 0,00 0,00 -27,00
P12 | o= 1,60 0,00 0,00 -458,50 -65,50 0,00 0,00 0,00 -1.624,70 | -232,10 0,00 -5,70 78,30 0,00 0,00 -27,00




12 CALCULO DAS ARMADURAS

12.1 Armadura das vigas longitudinais

A armadura das vigas longitudinais, foi calculada com auxilio do software

V-PRO, sendo assim realizadas as seguintes verificacdes.

ELU

Diagrama de momento fletor (kN.m)

4
x = 1700 cm

Frequente

Diagrama de momento fletor (kN.m)

alr
x = 1700 cm




Diagrama de momento fletor (kN.m)

I
x = 1700 cm

Momento no Ato da protenséo

Diagrama de momento fletor (kN.m)

e
x = 1700 cm

ELF

Estado Timite de formacdo de fissura: ELS-F (MPa)

x = 1700 cm




Estado limite de descompressdo: ELS-D (MPa)

ELU-ATO (MPa)

cm

QUANTIDADE DE CABOS, BAINHAS E ANCORAGENS P/ 1 VIGA

i COMPRIMENTOS (m)
2 [ BATNHA CABO

Comprimento total dos cabos (m) 110,86
Peso total dos cabos (kg) _
Comprimento total das bainhas (m) 104,0

Ancoragens ativas (unidades)




RESUMO DA ARMACAO

P.TOTAL BIT. COMPR.. PESO PESO
TIPO
/M.LIN. (mm TOTAL(m UNIT. TOTAL
23.22 || & | 2033.73 803.32
35.27 1267.39 1220.50
5

3.5

PESO TOTAL 2087.16 kg

Resisténcia de manuseio (fcj): 26 MPa

Cobrimento das armaduras:

12.2 Armaduras datravessa

12.2.1 Flexao

De posse da dos esforcos solicitantes da estrutura, calcula-se a

armadura de flexdo necessaria:

Armadura positiva

ARMADURA DE FLEXAQ
fox (MPa) 30 = 3,00 kN/icm? B 220 cm Be Bx B: Bs
A 0,80 h 200 cm 0,06679 0,10241 0,95904 1,00000
ac 0,85 Oprefiminar 195 cm
Ban 0,45 Linha Neutra 19,97 cm
Ecs 24.150,00 Mpa Ac 44000 cm? As 147,24 cm? OK
Fetisup 3,77 Mpa
Fetm 2,90 Mpa 0,290 kN/cm? Wy 1.46666667 cm® Bs 1,000 VERIF\CA(;KOl
Fetint 2,03 Mpa 0,203 kN/icm?
V. 1,40 Mymin 44180794 KNcm Opcdes de aco
Tz 2,14 kN/icm? @ [mm] A nominal [cm?] Qtd
Msd 119721 KN.m 80 0,503 292,93
fyx (MPa) 500 = 50  kN/icm? Msd 1.197.210,00 KM.cm 10,0 0,785 187,47
Vg 1,15 12,5 1,227 119,98
fya (MPa) 435  kNicm? Mps  1.197.210,00 KN.cm 16,0 2,011 73,23
20,0 3,142 46,87
Vo 8,16 m As min 66 cm? 250 4,909 30,00
Flecha imediata 0,23 cm A max 1760 cm? NAO NECESSITA ARMADURA DE COMPRESSAO

30 @ 25, ancoragem necesséria = 85 cm, transpasse = 150 cm



COMPRIMENTO DE ANCORAGEM - NBR 6118:2014

6=
fy =

ys=

fyd =

Item 8.2.5 NBR 6118:2014 n =
Item 9.3.1 NBR 6118:2014 2=
n3 =

fod = n1*2*3*fctd =

Qtd de barras =
Ascalc =
Asef=

(Selecionar conforme descricdo ao lado) a =

Cobrimento minimo normal aos ganchos =
Lb,min =

Lb.nec =

25
300
115

434,78

2.25
1,00

3.26

834

30
147,24
147,26

mm
Mpa

Mpa

Barras nervuradas
Boa Aderéncia
B<32 mm

Mpa

cm

cm®
cn?

cm

Concreto fck = 30
yc= 14

fcd= 2143

fcim = 0,3*fck™(2/3) = 2,90
fctkinf 0, 7*fctm = 2,03
fctd = 1,45

a= 10

a=0
a=05

0,3*Lb= 25,0 cm
1076 = 25,0 cm
10.0 cm

Ib.nec = lbmin - OK

Mpa

Mpa

Mpa
Mpa
Mpa

COMPRIMENTO DE EMENDA POR TRANSPASSE

Situacdo: Barra tracionada

Barras em camada Unica? sim oK
% barras emendadas na mesma secdo = 50
alt = 1.8
10t.min = 45,0 cm 0.3"00tIb = 45,0 cm
15*8 = 37,5 cm
200 cm
Transpasse em barras tracionadas 0t = 150 cm 10t = 10t min - OK
Distancia minima entre emendas D= 30 cm
10c, min = -— cm 0,6%b 50,0 cm
158 37.5 cm
20,0 cm
Transpasse em barras comprimidas 0c = -— cm 10¢=<I0c,min - NAO OK
Armadura negativa
ARMADURA DE FLEXAQ
fox (MPa) 30 = 3,00 kN/em? Dy 220 cm B Bx B2 Be
A 0,80 h 200 cm 0,05946 0,09073 0,96371 1,00000
g 0,85 pretiminar 195 cm
Bxon 0,45 Linha Neutra 17,69 cm
= 24.150,00 Mpa Ac 44000 om? As 130,46 om? OK
Fetisup 3,77 Mpa
Fetm 2,90 Mpa 0,290 kN/cm? W, 1.466.66667 cm® Bs 1,000 VER\FICA(;E«Ol
Feiint 2,03 Mpa 0,203 kM/cm?
A 1,40 Mgmin ~ 441.807,94 KN.cm Opgdes de aco
fog 214 kMNicm? a[mm] A nominal [cm?] Qtd
Msd 106589 KN.m 80 0,503 259,53
f, (MPa) 500 = 50 kN/cm? Msd  1.065.890,00 KN.cm 10,0 0,785 166,10
Vg 1,15 12,5 1,227 106,30
fya (MPa) 435  kNiem? Mgg  1.065.890,00 KN.cm 16,0 201 64,88
20,0 3,142 41,53
Vio 8,16 m A i 66 cm? 25,0 4,909 26,58
Flecha imediata 0,21 cm As mix 1760 cm? NAO NECESSITA ARMADURA DE COMPRESSAO

As = 27 g 25, ancoragem 120 cm, traspasse = 120 cm.




COMPRIMENTO DE ANCORAGEM - NER 6118:2014

8= 25 mm Concreto fck = 30 Mpa
fy= 500 Mpa yc= 1.4
ys = 1,15
fyd = 434,78 Mpa fcd= 21,43 Mpa
[tem 8.2.5 NBR 6118:2014 = 225 Barras nervuradas fctm = 0,3*fck™(2/3) = 2,90 Mpa
ltem 9.3.1 NBR 6118:2014 n2 = 0,70 Ma aderéncia fctkinf 0,7*fctm = 2,03 Mpa
n3 = 1,00 <32 mm fcid = 1,45 Mpa
fbd = n1*n2*n3*ctd = 228 Mpa
_ a*fyd -
Lb Tibd 1191 cm
Ascalc = 130,46 cm* a= 10 Tas sem gancho
AE‘.,ef - 132 53 sz a=07 raconadss com gancho. com cobrunenlo no plane nomual 20
a=07 = quansdo Dowrver bagTas ransversars sokdadas conforme 942 2
(Selecionar conforme descrigo ao lado) a = 1 o s o s s o
Cobrimento minimo normal aos ganchos = 7.5 cm
Lb,min = 35,7 cm 0,3*Lb= 357 cm
10"8 = 25,0 cm
A 10,0 cm
Conec =0 {Tbﬂ Z Ly ain
"\s.ef
Lb.nec = 17,3 cm Ib.nec = Ibmin - OK

COMPRIMENTO DE EMENDA POR TRANSPASSE

Situacdo: Barra comprimida
Barras em camada Unica? sim

% barras emendadas na mesma secio = =50 oK
adt = -—
10t,min = -— cm 0,3%a0tib= — cm
156 = 37,6 cm
20,0 cm
Transpasse em barras tracionadas 0t = — cm 10810t min - NAO OK
Distancia minima entre emendas D= — cm
10c, min = 71,48 cm 0,6%b 71,5 cm
156 375 cm
20,0 cm
Transpasse em barras comprimidas I0c = 17,3 cm 10¢ = 10c.min - OK

Armadura de pele =

ARMADURA DE PELE

B, Ama=|2200 cm
H Ama=| 2000 cm

d= 1850 cm
g,principall 25,0  mm

Areadaama= 44000 cm?

As, pele min = 440 cm?
Tracionada ? sim
S, MAax = 20,0 cm
Qtd, min = 10,0
5] Qid.
20,0 mm 15

4712 cm?

por face

15*8

As
oK

23,56

200 cm
df3= 65,0 cm
Jprincipal = 37.5 cm (armadura de pele tracionada)
As (cm3im) W&o & necessario mais que 5

cm*m




12.2.2 Cisalhamento

Considerando concreto C30 para a travessa, calcula-se a armadura de

cisalhamento

necessaria para suportar

o esforco

de

cisalhamento

correspondente a 8.403,60 kN, na face dos pilares P11 e P12. Também foi

verificada a condicdo de espacar os estribos em 15 cm, para resistir ao

cisalhamento do meio do vao, como visto houve folga de resisténcia, porém o

espacamento ndo foi aumentado para garantir a taxa minima de armadura.

Modelo 1
As, min. 012%
a 90
by 220 cm
h 200 cm
Aereiiminar 195 cm
] 12,5 mm OK
fyk (Mpa) estribos 500 = 50 kN/cm?|
g 1.15
Tya (MPa) 435  KNicm®
Ramos 4
Espacamento 8 cm OK
Qyz 0.9
Vraz 2184223 kN
fctd 1.45 Mpa 0,145  kN/icm?
Asw 4,91 cm®
Psw 0.279% OK
Ve 372775 kN
Vsw 4681.98 kN
Vras 8.400,73 kN
Vsd 8.400.73 kN

Modelo 1
As, min. 0.12%
a 90
by 220 cm
h 200 cm
dpralin'irar 195 cm
2} 12,5 mm oK
fyk (Mpa) estribos 500 = 50 kN/cm?
Vg 1,15
Tya (MPa) 43,5 kNficm=
Ramos 4
Espacamento 15 cm oK
Oz 0.9
VRaz 2184223 kN
fctd 1.45 Mpa 0,145  KN/icm?
Asw 4.9 cm?
Pew 0,149% OK
Ve 372775 kN
Vsw 249705 kN
VRas 6.224,81 kN
Vsd 6.224 81 KN




Sendo os estribos de 4 ramos constituidos de @=12,5 mm ¢/ 8 cm e

@=12,5 mm c/ 15 cm, conforme a posi¢éo dentro da peca.

12.2.3 Consolo

Segundo a NBR 6118 (2014), modelo de célculo a ser adotado para
calculo de armadura em consolos curtos € o representado através da Figura 25,

para célculo de consolos curtos.

Figura 25 - Modelo de calculo para consolos curtos

'
<.! H, Tirante

Q

“ )
.. Biela
s
X

)
pa— J—— (\>
AB=BCse H,#0

AD=DEse H,=0

Fonte: ABNT NBR 6118:2014.

Do carregamento de peso proprio de uma Unica viga suportando uma
parte da carga de peso proprio do tabuleiro da ponte, temos que o esfor¢o sobre
0 consolo sera de: Fd = 625,09 kN, e assim calculamos a armadura para o
consolo através da equacéo a seguir:

As = 0,8 x F,
fya * 1

As. tir = A —0'8*625'09—821 .
s, tir = Asv = 35-14 O cm



Portanto, 12,5 c/15

Como o0 consolo é uma peca com dimensdo superior a 60 cm,
calculamos a armadura de pele a ser adicionada a sua estrutura, conforme segue
apresentado:

B, Alma= 375
H. Alma = 1000

d=| 960 cm
g.principall 12,0 mm

Areadaama= 3750 cnm?
As, pele min = 3,86 cm? por face
Tracionada ? nao 20.0 cm
s.max = 20,0 cm dra= 320 cm
Qid, min = 5.0 15 * g.principal = 18.0 cm (armadura de pele tracionada)
5 Qtd. As As (cm3m) W&o & necessario mais que 5
10,0 mm 5 3.93 cm® OK 3,93 cm?m

12.3 Armadura das Transversinas

PROU. BORDD LAJE

112.8!
A
i

_‘v:f \./_ \714?1
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216
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N
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e

ENPE N N
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4g
| i."

PP transversina = A * Yc = (0,25*1,35) * 25 = 8,44 kN/m
PP pavimentacao = (0,07 * 1,05) * 24 = 1,76 KN/m



PP recape do pav. = 2 kN/m2* 1,075 = 2,1 KN/m

Gk=8,44+1,76+2,1=12,3KkN/m

12.20 kN 20 EMN'm 1220 EN'm 1220 kN/m 1220 kN'm 1220 kN'm 1220 kN'm 1220 kN/m 12,20 ENAE. 20 KNYm

LTV TTU LT LT DT LT LT TILTTLTT

8.710Q 2 kN/m . 350 2 kN'm. 380 2 kM/'m. 350 2 kMim .3920 2 kN/m. 350 2 kN/m. 280 2 kN'm. 280 2 kN'm . 710 2|
210 m 210m 210 m 210 m 210 m 210 m 210 m jizm m

17.860 m

=

M

5 khlfn=

TRAMSYERSINA

107.5

1,05 * 5 kN/m? = 5,25 kN/m?

40,0 1680.0 400

1172 kN 1172 kN
8,20 kN 8,20 kN
2000 lﬂﬂ

50.01
+

30,0 20,0




P=75*CIV*CIA=75*1,25*1,25=117,19 kN
P=5,25*CIV * CIA =5,25* 1,25 *1,25 = 8,20 kN/m

AR RRARRRRRRRRARARRRRRRRRRRRRE!

117.2kN
<«

ARRRRRRRRRRRRRARARARARRRRRRREE!

117.2KN
<+

e —200m—=t—|
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.7/10e+02 kN/m

©

8.300e402 kN/m 8.300e+02 KN/m 8.300e+02 KN/m 8.3002+02 kN/m 8.300e+02 kN/m 8.300e+02 kN/m ssguu[z K/m 8.710e+02 ki1
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3
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1592
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3438

210 m —==

e L

b2 10—

= 0m e 2 10m

Mqg,max* = 497,5 KN.m

Mg,max* = 35,2 kN.m

Mg,max = 369,8 kN.m

Mg,max =0 kN.m

Vq,max* = 159,2 kN
Vg,max* = 19,5 kN

Msd* = Mg,max* * Yq + Mg,max* * Yg
Msd* =497,5*1,5 + 35,2 * 1,35 = 793,8 KkN.m

Msd™ = Mg,max * Yq + Mg,max * Yg
Msd =369,8*1,5+0*1,35=554,7 kN.m

Vsd =159,2*1,5+19,5* 1,35 = 265,125 kN

Armadura inferior

ARMADURA DE FLEXAQ

T (MPa) 30 = 3.00 KN/cm?
A 0,80
dc 0,85
Bxan 0.45
Ec. 24.150,00 Mpa
Fetzup 3,77 Mpa
Fetm 290 Mpa 0.200  KNfcm?|
Foteint 2,03 Mpa 0,203  KNicm?
¥ 1,40
Tea 214 kN/cm*
Ty (MPa) 500 = 50 KN/cm?
¥g 1,15
Ty 435  kNem®
Vao 816 m
Flecha imediata 0,44 cm

by
h
Qreiiminar
Ac
Wo

M min

Msd
Msd

As min
Asmix

25
135
130
3375
75.937.50

22.874.66

7938
79.380.00

79.380.00

5,0625
135

KN.cm

KN.m
KN.cm

KN.cm

cm®
cm?

B: Bx Bz Bs

| 0.08768 0.13638 0,94545 1.00000
Linha Neutra 17,73 cm

As 14,85 cm® OK

B 1,000 VERIFICAGAO

Opgdes de ago
@ [mm] A nominal [cm?] Qtd

8.0 0,503 29,55

10.0 0,785 18,91

12,5 1227 12,10

16.0 201 7.39

20.0 3,142 473

25,0 4,909 3,03

NAO NECESSITA ARMADURA DE COMPRESSAO




Portanto, 5 g 20, com ancoragem de 45 cm, e transpasse de 80 cm, para

as armaduras tracionadas.

g= 20 mm Concreto fok = (30 Mpa
fy = 500 Mpa yc= [
ys = 1,158
fyd = 43478 Mpa focd = 21,43 Mpa
ltem &.2.5 NBR 8118:2014 1l = 225 Barras nervuradas fctm = 0, 3*fck™(2/3) = 2,50 Mpa
tem §.3.1 NBR 6118:2014 2= 1,00 Boa Aderéncia fotk,inf 0,7*fctm= 2,03 Mpa
3= 1,00 8232 mm fotd = 1,45 Mpa
fod = n1*2*3*ctd = 3,26 Mpa
_ a*fyd
Lk T 66,7 cm
Qtd de barras = 5
As cale = 14,85 cmF a=ld
Agef= 1571 cm? " -
(Selecionar conforme descricio ao lado) a = 07 oo -
Cobrimento minimo normal aos ganchos = (1] cm
Lk, min = 20,0 cm 03%b= 20,0 cm
108 = 20,0 cm
Ay st 10,0 cm
Cpmec =t ‘: 2Ly min
Ay ur
Lb,nec = 441 cm lb,nec = Ib,min - QK

COMPRIMENTO DE EMENDA POR TRANSPASSE

Situacdo: Barra tracionada

Barras em camada (nica? nao
P oK
% barras emendadas na mesma secao = a0
alt = 18
10, min = 36,0 cm 0,3%altlb= 350 cm
15% = 30,0 cm
20,0 cm
Transpasse em barras tracienadas 0t = 9 cm 10t = 10, min - OK
Distdncia minima entre emendas D= 16 cm
10¢c,min = —_ cm 0.5k 40,0 cm
15%a 30 cm
20,0 cm
Transpasse em barras comprimidas Nz = — cm I0c=lle,min - NAD OK
Armadura superior
ARMADURA DE FLEXAQ
1o (MP2) 30 = 3,00  kNicm? by 25 cm | Be B B: Be
A 0.80 h 135 cm [_o.06127 0.09361 0.96256 1.00000
g 0.85 reiiminar 130 cm
Br.ad 0.45 Linha Neutra 1217 cm
E:: 24.150.00 Mpa Ac 3375 cm* Ay 10,20 cm? OK
Fetezup 377 Mpa
Foum 2,90 Mpa 0290  kNicm? Wy 7593750 cm® B- 1,000 VERlF\CAng|
Fetint 2,03 Mpa 0,203  KkN/cm?|
Yo 1.40 13, min 2287486 KN.cm Opedes de aco
foa 214 kNcm? o [mm] A nominal [cm?] atd
Msd 5547 KN.m 8.0 0,503 20,28
T, (MPa) 500 = 50 KN/cm? Msd 55.470.00 |KN.cm 10,0 0,785 12,98
Yg 1.15 12,5 1,227 8,31
Tya 43,5 kM/cm? Mpy 55.470.00 KN.cm 16,0 2,011 5,07
20,0 3,142 3,25
Vio 8,16 m A i 50625 cm2 25,0 4,909 2,08
Flecha imediata 0.31 cm As mix 135 cm® NAO NECESSITA ARMADURA DE COMPRESSAO

Portanto, 3 g 25, com ancoragem de 60 cm e transpasse de 105 cm.



COMPRIME| DE ANCORAGEM - NBR 6118:2014

B= 25 mm Concreto fck = |30 Mpa
fy= 500 Mpa ve= 14
yE = 1,15
fyd = 43478 Mpa focd = 21,43 Mpa
ltem &.2.5 NBR 61182014 a] = 225 Barras nervuradas fotm = 0,3*fck™(2/3) = 2,90 Mpa
tem 9.3.1 NBR 6118:2014 2= 070 Ma aderéncia fetk,inf 0, 7*fctm = 2,03 Mpa
3= 1,00 8232 mm fotd = 1,45 Mpa
fid = w123 fctd = 228 Mpa
_ g*fyd
Lk = Zod = 119,1 cm
Qtd de barras = 3
Ascalc = 102 cm* anid
Asef= 1473 o o
(Selecionar conferme descricio ao lado) o = o7 ans
Cobrimento minime normal aos ganchos = 75 cm
Lb,min = 357 cm 0,3 b= 357 cm
10%s = 250 cm
10,0 cm
__\ v
JIh.:.:\'_c"'!'tl'.\:“l' 2 g, min
Shyof
Lbnec= 578 cm I, nec = lb,min - OK

COMPRIMENTO DE EMENDA POR TRANSPASSE

Situacdo: Barra tracionada

Barras em camada Gnica? sim 0K
% barras emendadas na mesma secdo = 50
alt = 18
10t, min = 543 cm 0,3*alt.lb= 543 cm
15%s = 37,5 cm
20,0 cm
Trangpasse em barras tracionadas 0t = 104 cm 10t = 10t,min - QK
Distdncia minima entre emendas D= 21 cm
0, min = —_ cm 0,6% 715 cm
158 375 cm
20,0 cm
Transpasse em barras comprimidas I0c = -—_ cm IDc<i0c, min - NAD OK
Armadura de cisalhamento:
Modelo 1
As. min. 0,12%
a 90
by 25 cm
h 135 cm
Aoretiminar 130 cm
4] 10,0 mm QK
fyk (Mpa) estribos 500 = 50 Kh/cm?
Vs 115
f,.s (MPa) 435  KNfcm?
Ramos 2
Espacamento 20 _| cm OK
To (MPa) 30 = 3.00 KM/cm®
gz 09
foa 214 KNCm®
Vraz 1654714 kN
Feticint 2.60 Mpa 0,260  KN/cm®
fetd 1.45 Mpa 0,145 KN/em?
Asw 1,57 cms®
Pew 0.314% OK
Ve 282 41 kN
Vsw 399,53 KM
Vras 681,93 kN
Vsd 681,93 kN

Portanto, g 10 ¢/20 em 2 ramos.



Armadura de pele

B,Alma=| 25,0 cm
H,Alma = | 1350 cm

d=|1350 cm
@,principal| 20,0 = mm

Areadaalma= 3375 cm?
As, pele min = 3.4 cm?
Tracionada ? sim
S,max = 20,0 cm
Qtd, min = 6,8
5 Qtd.
8,0 mm 7

por face
20,0 cm
di3= 450 cm
15 * g,principal = 30,0 cm
As As (cm?3m)
3,52 cm? OK

2,61

ARMADURA DE PELE

(armadura de pele tracionada)

N&o & necessario mais que 5
cmim

7 @ 8 por face.

12.4 Armadura dos pilares

Com auxilio do software PCalc, foram dimensionados os pilares para
P10, bem como suas armaduras.

Do calculo de esfor¢cos foram obtidos os seguintes valores de esfor¢os
nos pilares, obtidos pelo Ftool,

Nd, max

Mx,topo

Mx,base

My,topo

My,base

-11.839,8

-2.229,9

5.039,7

-1600,2/2

-6279,6/2

*Os valores de My, topo e My, base foram divididos por 2, pois no Ftool

foi modelado a linha de pilares P10, e ndo os esforc¢os individuais para cada pilar,

assim, os dois pilares absorverao os esforgos calculados em conjunto, ou seja,
50% do esforco total que o portico P10 deve suportar.

Para adequar a direcao dos esforgcos pela convencao do PCalc, os
valores utilizados foram os apresentados a seguir.

Nd, max

Mx,topo

Mx,base

My,topo

My,base

-11.839,8

2.229,9

-5.039,7

1600,2/2

6279,6/2




Chegando-se ao valor de pilares, constituidos por concreto C35 com
diametro de 1,60 m e armadura composta por 17 barras de 25 mm de diametro,
obedecendo-se as orientacbes da NBR 6118:2014 os estribos foram
dimensionados com espessura de 8 mm com espacamento de 20 cm, como

demonstrado a seguir.

5mm
>
Dt _{ 0/4
@ 25mm _ 625
4= T g T emm
Portanto, @t= 8 mm.
Espacamento:
200 mm 200 mm
espacamento < menor dimensao da se¢ao 1600 mm

24 @ para CA — 25,120 para CA — 50 (12 * 25mm = 300 mm

Portanto, o espacamento dos estribos deve ser de 20 cm. Ainda se faz
necessario a verificacdo do esforco cortante atuante nos pilares, como pode ser
visto o maior esfor¢o cortante sofrido pelos pilares é de 2.498,8 kN, na base no
P11. Conforme a verificacdo demonstrada a seguir, conclui-se que os estribos

@ 8,00 mm c/ 20 mm, sé&o suficientes para suporem o esfor¢o cortante.

Modelo 1
As, min. 0,13%
a 90

Dy 160 cm
h 160 cm
Qpriminar 155 cm
8 8.0 mm OK
Tyk (Mpa) estribos 500 = 50 kN/cm?
Vs 1,15
Tya (MPa) 435  KNicm®
Ramos 2
Espacamento 20 cm OK
U2 0.9
Vraz 143964 kN
fctd 1,60 Mpa 0,160  kN/cm?
Asw 1.01 cm?

Pew 0.031% _| NAO OK

Ve 2.3868.21 kN
Vsw 304,87 kN

Via 2603,08 kN

Vsd 269308 kN




12.5 Armadura dos blocos

Os blocos foram dimensionados de forma a trabalharem como rigidos, para tanto a altura do
bloco foi definida conforme a

Figura 26 ilustra.

Figura 26 - Condicao para que o bloco trabalhe como rigido

v Blocos ‘L | ‘L

“RiGIDOS”(a > 45°)

v' Blocos

“SEMI-RIGIDOS”
(27° < a < 45°)

“FLEXIVEIS”
(a < 27°)

Os esforcos, dimensbes das estacas propostas e do bloco estdo

apresentados na Tabela 8 - Configuracéo dos blocos das estacas P10

Tabela 8 - Configurag&o dos blocos das estacas P10

N -11.639,80 kN
Mx £5.414 00 KN.m
My 3.139,80 kKN.m
MNimero de estacas 12
gestaca 40 cm
Espacamento estre estacas Jo
Disténcia entre estacas 120 cm
Espacamento de borda do blaco 20 cm

Dimensées do bloco
X 440 cm
y 320 cm

Os blocos foram calculados para comportar 12 estacas de @ = 40 cm
cada com capacidade para suportar uma forca normal maxima de 282,95 tf. A
ilustra o esquema de célculo para determinacéo do esforco que chega a cada

estaca, tais dimensdes foram verificadas tanto para que o bloco trabalhe como



rigido como para acomodar a armadura de ancoragem necessaria para o pilar,

conforme Figura 27.

Figura 27 - Verificagé@o da altura do bloco

pilar-__ c

= d

1
=f s = 1 ai
d= “b.9,pil bloco~" | | I u
‘p-c

estaca mais afastada~"

Lb, do pilar = 83,3 cm
Para a configuracdo do bloco com 12 estacas, com espacamento entre estadas

de 39=120 cm, pilar centrado no bloco com @ = 160 cm, obtém-se ¢ = 100 cm.

Portanto:
67cm <h <200 cm
d=83,3cm

Conforme demonstrado na Figura 26 e considerando as dimendes
adotadas para o bloco, chegamos a altura de 1,70 m para d, comportando com

folga o Ib,nec do pilar.

12.5.1 Verificagéo da resisténcia das bielas

De acordo com a NBR 6118:2014, deve-se verificar a resisténcia a
compressdo das bielas de concreto, através das equacfes apresentadas a

sequir.

fear = 0,85. a,,5. frq (bielas prismaticas ou ndés CCC)
feaz = 0,60. . fq (bielas atravessadas por mais de um tirante, ou nés CTT ou TTT)

feas = 0,72. a5 f-q (bielas atravessadas por tirante Unico, ou nés CCT)



Assim, calculamos para o tipo de concreto dos blocos C30, os valores

resistentes, demonstrados na Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada..

Tabela 9 Resisténcias calculadas para as bielas comprimidas

N6 | Tipo Resisténcia
CCC fcdl 16,03 Mpa
CTT fcd2 11,31 Mpa

NP

12.5.2 Esforgos nas estacas

Para distribuicdo, entre as estacas, dos esfor¢cos normais e de momentos

gue chegam até o bloco utiliza-se do modelo de calculo ilustrado nas Figura 28

Figura 28 - Esquema de célculo de distribuicdo de esfor¢os em estacas de blocos

’f
Bl

_LUN M,y M, |

n, Zy.” b P

loﬁ

& o o
1

o ey e ey

'

Fan
"

AGARARARN]

Pelo método de bielas e tirantes, determinasse as armaduras
necessarias para resistir os esforcos de tracdo nas direcbes x e y do bloco,
demonstrado na Tabela 10, utilizando-se para tal esquema de célculo analogo

ao demonstrado na Figura 29.

Tabela 10 - Célculo dos esfor¢os normais nas estacas e armaduras dos blocos

= =

Estaca ; 13 3 Multiplicador ; 5!’8 Multiplicador N c z e8° Rs B Fx(tf) Fy (tf) As, x Asy
1 -180 3,24 -0,1667 120 1,44 0,2083 -1782,93|kN| -178.29|f 176,33 170 440| -18493| 5631 -102,58| -153.87 23,58 35,37
2 -60 0,36 -0,0556 120 1.44 0.2083 -2131.80|kN| -213.18|f 94.16 170 61.0] -118,08| 26,565 -105.61 -52.81 24.28 12,14
3 60 0,36 0,0556 120 1,44 0,2083 248067 |kN| -24807|if 94,16 170 61.0] -137.40| 26,565 -122,89 -61,45 28,25 14,13
4 180 3.24 01667 120 1.44 0.2083 -2829.53kN| -282.95|f 176.33 170 440| -29349| 5631 -162.80| -24420 37.42 56,14
5 -180 324 -0,1667 0 0 0,0000 -446 68 kN -44 67 | 140 170 505| -36,79 90 0,00 -36,79 0,00 8.46
6 -60 0,36 -0,0556 0 0 0,0000 -795,55 kN -79.58|tf 20 170 833 -9.36 90 0,00 -9.36 0,00 215
7 60 0,36 0.0556 0 0 0.0000 114442 kKN|  -114.44|1f 20 170 833 1346 90 0,00 -13.46 0,00 3.10
8 180 324 0,1667 0 0 0,0000 -1493 28 |kN| -14933|ff 140 170 50,5| 122,98 90 000] -12298 0,00 28,27
9 -180 3.24 -0.1667 -120 1.44 -0.2083 889,57 kN 68,96 |tf 176.33 170 440] 9227 5631 51.18 76.77 .77 -17.65
10 -60 0,36 -0,0556 -120 1,44 -0,2083 540,70 kN 54,07t 94,16 170 61,0 2995| 26,565 26,79 13,39 6,16 -3,08
11 60 0,36 0,0556 -120 1,44 -0,2083 191,83 kN 19.18]tf 9416 170 61.0] 10.63] 26,565 9,50 475 2,18 -1,09
12 180 3.24 01667 -120 1.44 -0.2083 -157.03 kN -15.70]tf 176,33 170 440 -1629] 5631 -9.03 -13.55 2,08 312




12.5.3 Definicdo das armaduras

As areas de aco, para as direces x e y, calculadas na Tabela 10, foram

realizados conforme demonstrado na Figura 29.

Figura 29 - Esquema de calculo das armaduras tracionadas dos blocos

1. Célculo As;y,gnre (Arm. Principal) ASpin = 0,15% x (PEST+20) x H

a)Vetores decompostos:

FORCAS EM PLANTA N il
NO CENTRO DA ESTACA ’ ’ ’ i

Fy Re
F.=cosBxRs

F,=senpB xRs

" Ase= (FxYpxyn)ifyd |-

Asy= (FA.foxYn )ifyd

b) Area de aco:

As,max* = 37,42 cm?
As,maxY = 56,14 cm?

Como sera utilizado armadura distribuida, utiliza-se a seguinte equacéo

para que seja ajustada a area de a¢o necessaria.

Asdi.‘;tr‘ihui{m =2x Astii‘antr: X 1525

Assim,
2*56,14*1,25 = 140,35 cm?

Define-se, portanto a seguinte armadura principal



Em x: @25 ¢/15 - 29 barras
Emy: @25 c/11 > 28 barras

As, pele
Aspere = (Destaca +20) x H +0,075%

ASpere = (20 + 20) * 180  0,075% = 8,1 cm?

ASpere = (5cm?/m) * H

ASpere = (5cm?/m) x 1,8 = 9 cm?
Adotado o menor: 8,1 cm?
Aspele = (0,25) = AStirante
Aspere = (0,25) x 56,14 = 14,03 cm?
Sendo, 8,1 cm2<14,03 cm?2
ASpere = 14,03 cm?®
@125 c/12 > 13 barras.

12.5.4 Verificagao da resisténcia a forca cortante

Verificacdo da resisténcia a forca cortante pelo bloco, o que foi feito

conforme modelo de célculo apresentado na Figura 29

Tabela 11 - Modelo para verificacdo da resisténcia do bloco a forca cortante

012, . r=
Rd.hmzv—bldl\f[ck

L

Rl.‘_d = R—fl Irm

com: fu em kN/cm?®:

3 Rdlu‘n em k\_
\; b>ed’> emem:
e - &2 <1,5¢




012
Rd,limzy_*bz*dz*\/fck

Cc

Raim = 2+ 196 + 180 * V3 = 5.237,72 kN

Rea < Raiim
12.6 Armadura das cortinas
D ey *
PESO PROPRIO DAALA /_/:f.f/ :
IMBIM i IEZ_,£1:LE—.HF€EIFM ’.‘./_:/.r W \n
P o 8]
e : asp. 25 -
L
} 2h |/ *
<\ o .
S S
R ..‘. - K\"‘-\-.\_ .
240 100
» » '

Para o solo, adota-se que seu peso especifico saturado (gsat) €
equivalente a 18 kN/m3, o angulo de atrito interno (@) é de 25° e que nao ha
coesdo. Com isso, através das metodologias de Rankine, determina-se 0s
coeficientes de empuxo ativo e passivo.

O coeficiente de empuxo passivo é calculado através da seguinte
equacao:

kp=tg2(45+0 2/) kp=tg2(45+25 2/)—kpr=2,464

A determinacao do coeficiente de empuxo ativo se da de maneira mais simples,

sendo apenas o inverso do coeficiente de empuxo passivo, de modo que:

ka= k,1—>ka=0,406

Analise a Flexao em torno do eixo Z



Existem duas analises a se considerar para 0 empuxo permanente: no topo e
na base. Para o primeiro, subentende-se que este equivale a zero enquanto pelo

segundo o empuxo é dado por:

EBase=[(0,25 .25)+(2,00 .18)] .0,406— EBase=17,15 kN /m?

Portanto, o empuxo resultante é dado pelo produto da média dos empuxos

permanentes na base e no topo (em kN/m2) com a altura da ala, como exemplificado a

sequir.
. o}
\.
(18] N
— \\
™,
KN
- Y
Y
o 4\\
= - .
— N,
p N, 17,158
- e —

EResultante=17,15 .2,25/2—>EResultante= 19,29 kN

Com isso, 0 momento induzido em torno do eixo Z é dado por:

Msgd:(EResultante .x) Yg

Onde x representa o brago de alavanca. Com isso, conclui-se que:
Msgd=(19,29 .3,40/2) .1,35 - Msgd=44,27 kN.m

Para empuxo acidental, nao se utiliza os coeficientes CIV, CIA e CNF assim como

ndo se aplica a carga da multidao. Com isso, a resultante horizontal é:

= P z
X X L"a
Iy} w uy
™~ [ I~
N N .
«H1 0
g H2
) s H3
~—_
—
~—
-\-."'-H.
150 150
- . .

Hi= 75 x 0,406 x 1,25 — H1 = 38,06 kN
H2 = 75 x 0,406 x 1,875 — H2 = 57,09 kN
Hs = 75 x 0,406 X 2,25 — Hz = 68,51 kN



Logo, o momento solicitante acidental de calculo é dado pela multiplicacdo das

cargas pontuais pelas suas respectivas distancias do lado de maior altura da ala, como

demonstrado abaixo.

Msqa=[(38,06 .3,4)0+ (57,09 .1,90)+(68,51 .0,40)] .1,5

Msqd=397,91 kN.m

Deste modo, conclui-se que o momento solicitante de calculo é definido pela

soma do permanente com o acidental.

Msd=44,27+ 397,91->Msd=442,18 kN.m=44218 kN.cm

fck = 30 MPa bw = 225 cm d = 22cm h = 25 cm

ARMADURA DE FLEXAQ
f., (MPa) 35 = 350 kNien? b, 225 em
A 080 h 25 cm
o 0,85 [ 22 cm
Broe 0,272 Lx 30 cm
E. 24.150,00 Mpa Ly 145 cm
[ 417 WMpa
Feem 3.21 WMpa 0,321  kNicm? Ac 5625 cm?
Fasone 2,25 Mpa 0,225  kNicm®
140 Moy 7405200  KN.cm
foa 250  khicn®
Msd 44218 KN.m/m
£ (MPa) 500 = 50 kNien?| Msd 4421800 KN.emm
v 1,15 Mey 44218,00 KN.em
= 435 KNiem?
[ Va— 11,32 cm®
A, o 1 Gructes] 11,32 om®

B B B Bs
0.16242 0,26748 089301 1,00000
Linha Neutra 5,88 cm
A, 51,77 cm®
B, 1,000 VERIFICACAD |
Opgbes de aco
g[mm] A nominal [cF] Qtd
X0 0,503 102,59
10,0 0,785 65,91
125 1227 4218
16,0 2,011 2575
200 3,142 16,48
25,0 4,909 10,55

Com isso, pode-se adotar 20 ®25 mm c/10 cm.

Anadlise a Flexao em torno do eixo Y (Peso Prdprio da Ala)

2,74

Area lateral = 6,45 m?2

Peso = 6,45 x 0,25 x 25 — Peso = 40,32 kN

NADQ NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAQ




Msga=40,32.2,74 .1,35>Msgd=149,12 kN.m
No entanto, a barreira transmite momento para a ala com a seguinte grandeza:

Msgd=0,203 .25 3,40 .3,402.1,35->Msgd=39,60 kN.m

Portanto, a ala esta sujeita a flexdo em torno de Y devido ao seguinte momento:

Msgd=149,124+39,60—>Msga=188,72 kN.m=18872 kN.cm

bw=25cmd =222 cm

ARMADURA DE FLEXAQ
f.. (MPa) 35 N 350 Kicm? b, 25 em B- B, X B.
A 0,80 h 25 cm [“o.00613 0.00904 099628 1,00000
o 0,85 J— 222 cm
Brex 0,272 Lx 30 em Linha Neutra 2,01 cm
E. 24.150,00 Mpa Ly 145 cm A, 195 om?
Foso 417 Wpa
Feum 321 Mpa 0321  Ken? Ac 625 om? B 1,000 VERIFICAGAO |
Feosee 225 Mpa 0225  kNicm®
2 1,40 My 837.828.00  KN.cm Opgcdes de aco
fa 250 kNicm? @ [mm] A nominal [cm?] Qtd
Wsd 18872  KN.m/m 80 0,503 3,90
£, (MPa) 500 = 50 Kniem® Wsd 18.872,00  KN.cmm 10,0 0,785 2,50
e 115 Mas 18.87200  KN.cm 125 1,227 —
T 435 kiem® 16,0 2,011 —
[ S— 1,26 om? 20,0 3,142 —
A min positva 0306 om 1 recies 1,268 om* &L—
NAO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAO

Com isso, pode-se adotar 3 10 mm.

Para o dimensionamento da cortina € preciso considerar tanto o empuxo
permanente como o acidental atuantes. Como visto anteriormente no capitulo
15, é preciso ter ciéncia dos valores dos coeficientes de empuxos, 0s quais para
este caso equivalem a ka = 0,406 e kp = 2,464. Uma observacao que deve ser
destacada é que apesar de a laje de aproximacéao se apoiar no consolo, esta ndo

deve ser considerada como empuxo.

»
EMPUXO PERMANENTE
E ACIDENTAL

Msgd = 18,74 kN.m

Parcela Acidental (considerando apenas uma roda com 75 kN):



Ea= Q . kp
Ea=75. 0,406 = 30,45 kN/m?

No entanto, é preciso salientar que esta carga esta dividida entre duas rodas

com espagamento de 1,5 m. Portanto, tem-se que:

Ea= 30,45/1,5=20,30 kN/m?

Do mesmo modo que 0 empuxo permanente, determina-se o resultante.
EResultante=20,3O .2,25 —>EResultante=4-5,68 kN/m

Assim, 0 momento solicitante acidental de calculo é dado por:

Msgd=45,68 .2,25/2 .1,50 >Msgd=77,08 kN.m

Dimensionamento da Armadura
O dimensionamento da cortina leva em consideracdo os seguintes fatores:

bw =100cm d = 27 cm h = 30 cm fck = 35 MPa

Para que seja possivel realizar o calculo da armadura, utiliza-se o0 momento

solicitante total de cdlculo, o qual é definido pela soma do permanente com o acidental.

Msd=18,74 + 77,08 >Msd=95,82 kN.m=9.582 kN.cm

ARMADURA DE FLEXAD
T2 (W1P3) 3 . 350 | Klicm b, 100 cm | B, B. B,
A 0.80 h 3 cm I 0.05258 007987 0.96805 1,00000
[ 0,85 d., 27 cm
Bxe 0,272 Lx k] cm Linha Neutra 216 cm
E.. 2415000 Mpa Ly 145 cm A, 8.43 cm*
[ 417 Wpa
Feim 3.21 Wpa 0,321 kNiem? Ac 3000 = B. 1,000 VERFICACAQ I
Fopser 225 Wpa 0,225 KNicm?®
: 1.40 Moy 4957200  KN.cm Opgies de ago
s 2,50 kN/icm® @ [mmi] A& nominal [cm®] Qtd
Msd 95,82 KN.mim 80 0,502 16,77
1, (MP3) 500 = 50 KMicm® Wsd 958200  KN.cm/m 10,0 0,785 0,74
5 1,15 M, 9.582,00 KN.cm 125 1,227 68T
o 435 kNiem® 16,0 2,011 4,19
PN 6,04 cm? 20,0 3,142 288
A i peavn fag m 1 et 6,04 cm® 25,0 4,909 -
NAOQ NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAD |

Portanto, adota-se © 12,5 ¢/15 (x2).




12.7 Armadurada laje

Com auxilio do software T-Rush, encontra-se os momentos para a laje

do tabuleiro da ponte.

i_ a=2m '
b
£
8_ e : pavimentagao
= [
i — = h: laje
LB t |
retangulo de quadrado de t
contato da roda area igual
propagacao até a

superficie média da laje

Classe45 = b=0,50m t'=40,20xb

Classe 30 = b=0,40m .
Classe 12 = b=0,30m (roda traseira) t=t + 2.e + h

Entao:

t=0,65
Assim, com uso do programa TRusch chega-se aos seguintes

momentos nas direcbes X e Y.



'Q‘ TRisch 1.0

Arquive Opgdes Resultades Sobre
Dimensdes: Vinculagdes:
- == -+ Borda superior:
Borda inferior: | Livre ~
Borda esquerda:
34,6
~1 -
11,53 Borda direita:
Direcdo do trifego: @ ¢ O 4=
- _ e
A
- Enll -
[ Calentar | [ wan || wym || Mo || me |
tfa Para todos os valores Resultados:
Ixfa 0,125 0,250 0,5 1,0 de tfa
L L L L P [ Tabela Utiizada: 29
0,5 0,118 0,083 0,041 0,02 0,0 0,0 L
1,0 0,171 0,061 ;—q—fr_;slg'"“e's'
1,5 0,266 0,12 Mp;UIUU
2,0 0,332 0,29 0,25 0,195 0,0 0,1 Mp‘=0’101
2,5 0,399 0,357 0,318 0,264 0,0 0,27 Msm=11,53 kN.m/m
3.0 0,452 0,415 0,37 0,33 0,3 0,53
4.0 0,56 0,52 0,485 0,44 0,8 1,11 Cargas Permanentes:
5,0 0,85 0,62 0,58 0,53 1,25 1,79 kom=0,04
5,0 0,74 0,71 0,67 0,63 1,65 2,9 S EE
7,0 0,82 0,79 0,75 0,7 2,0 4,5
8,0 0,87 0,85 0,81 0,76 2,4 6,3
9,0 0,91 0,89 0,85 0,8 2,75 8,4
10,0 0,94 0,91 0,87 0,82 3,12 10,55
'Q‘ TRasch 1.0 —
Arquive Opgdes Resultados Sobre
Dimensdes: Vinculagdes:
- - = —+ Borda superior:
Borda inferior: | Livre ~
-25,29
Borda esquerda:
34,6
~—1
a=2m Borda direita:
Direcdo do trifego: @) t O 4
-—— am = 4
A
- 2,1 -
Coeficiente de Impacto (@) : [1,25
Calelar | [ wan | [ mym | [ Mo | e ]
tfa Para todos os valores Resultados:
Ix/fa 0,125 0,250 0,5 1,0 de tfa
L L L L P [ " Tabela Utilizada: 29
0,5 0,25 0,19 0,12 0,05 0,0 0,1 L
10 0,32 0,09 ;—q—fr_;szg'"“e's’
1,5 0,42 0,25 Mp;UIUU
2,0 0,58 0,56 0,51 0,4 0,03 0,35 Mp‘=0’129
2.5 0,72 0,7 0,56 0,55 0,08 0,37 Mae=-25,29 kN.m/m
3.0 0,85 0,84 0,8 0,78 0,2 0,8
40 1,06 1,06 1,01 0,98 0,55 2,2 Cargas Permanentes:
50 1,21 1,21 1,18 1,14 1,0 4,25 ko==-0,08
5,0 1,32 1,32 13 1,2 1,4 7,6 M>e=-3,31kN.m/m
7.0 1,41 1,41 1,4 1,36 2,0 11,8
8,0 1,47 1,47 1,47 1,94 2,4 16,2
9,0 1,52 1,52 1,52 1,5 3,0 21,6
10,0 1,54 1,54 1,54 1,53 3,5 26,3




P‘ TRisch 1.0

Arquive Opgdes Resultados Sobre
Dimensdes: Vinculagdes:
M -+ Ik =|2,10 m Borda superior: | Livre -
22,72
ly = |34,60 m Borda inferior: | Livre -
t= 0,65 m Borda esquerda: Engastada -
34,6
a=2m Borda direita: Engastada
Direcdo do trifego: @ t O 4=
P — 4
A
B 2,1 3
Coeficiente de Impacto (@) : |1,25
Caleular Mxm Mym Mxe
Para todos os valores Resultados:
Ixfa 0,125 [ 0,250 0,5 [ 1,0 detfa
L [ L L [ L D [ Tabela Utiizada: 29
0,5 0,23246 0,16351 0,08077 0,0394 0,0 0,0 L
3 2685 Cargas Moveis:
1,0 Rl 025413 0,12017 _(NCCENR I | Croas Hoveis
15 0,52402 0,42552 0,34475 (P8l o0 | 0,095
2,0 0,65404 0,5713 0,4525 0,38415 0,0 0,197 Mg'=0,01
2,5 0,78603 0,70329 0,62646 0,52008 0,0 0,5319 Msr=22,72 kN.m/m
3,0 0,89044 0,81755 0,7289 0,6501 0,591 1,0441
40 1,1032 1,0244 0,95545 0,8668 1,576 2,1867 Cargas Permanentes:
5,0 1,2805 1,2214 1,1426 1,0441 2,4625 3,5263 kor=0,04
5,0 1,4578 1,3987 1,3199 1,2411 3,2505 5,713 Mor=1,66 kN.m/m
7,0 1,6154 1,5563 1,4775 1,379 3,94 8,865
8,0 1,7139 1,6745 1,5957 1,4972 4,728 12,411
9,0 1,7927 1,7533 1,6745 1,576 5,4175 16,548
10,0 1,8518 1,7927 1,7139 1,6154 6,1464 20,7835
Py TRasch 1.0 —
Arquive  Opgdes Resultados Sobre
Dimensdes: Vinculagdes:
=== = e k=210 m Borda superior: | Livre v
ly = |34,60 m Borda inferior: | Livre ~
t= 0,65 m Borda esquerda: | Engastada «
| 17,85 34,6
a=2m Borda direita: Engastada «
Direcdo do trifego: @ ¢ O 4=
- amVam - 4
B 2,1 3
Coeficiente de Impacto (@) : |1,25
Caleular Mxm Mxr Mxe
Para todos os valores Resultados:
Ixfa 0,125 [ 0,250 0,5 [ 1,0 de tfa
L [ L L [ L p [ Tabela Utiizada: 29
0,5 0,097 0,051 0,031 0,008 0,0 0,01 L
H
10 0,148 0091 | oosi MECCTEE oo | oor MBS
L5 0,187 0,058 ORI Mp=0,00
2,0 0,215 0,168 0,096 0,064 0,0 0,05 Mp'=UJ,Ul
2,5 0,248 0,198 0,137 0,096 0,0 0,13 Mym=7,85 kN.m/m
3,0 0,287 0,239 0,179 0,141 0,05 0,24
40 0,361 0,315 0,262 0,222 0,13 0,57 Cargas Permanentes:
5,0 0,43 0,383 0,338 0,295 0,21 0,83 kym=0,01 -
5,0 0,498 0,457 0,412 0,37 0,28 1,33 Mym=0,27 kN.m/m
7,0 0,56 0,52 0,479 0,433 0,33 2,03
8,0 0,61 0,58 0,54 0,43 0,42 2,89
9,0 0,86 0,83 0,59 0,54 0,48 3,82
10,0 0,71 0,67 0,63 0,58 0,56 4,85

A carga permanente ja foi majorada em 1,35 nos dados de entrada do software




Msdx,max* = 1,5*11,53 + 1,66 = 18,96 kN.m/m
Msdx,max* = 1,5*22,72 + 1,66 = 35,74 KN.m/m

Msdx,max = 1,5*25,29 + 3,31 = 41,24 kN.m/m

Msdy,max* = 1,5*7,85 + 0,27 = 12,045 KN.m/m

Portanto, as areas de armaduras para as direcées X e Y da laje, serdo

respectivamente:
b, 100 cm B B, B B
h 15 cm 0, 09859 0,15471 0,593812 1,00000
LI —— 13 cm
L= 210 cm Linha Neutra 2,0 cm
Ly 3460 cm Al 574 cm®
Ac 1500 cne Bs 1,000 VERIFICA(;fxD I
[ I % 850,29 KN.cm Opcies de aco
& [mm] A noeminal [em®) Qtd
EN] 3574 KN.mim 8,0 0,503 13,41
Msd 3.574,00 KN.cm/m 10,0 0,785 8,58
Mz 3.574,00 1 KN.cm 12,5 1,227 5,49
16,0 2,011 3,35
LV 2,59 cn@ 20,0 3,142 2,15
Aoy i, it s o 1 Snectes) 2,59 cm* 25,0 4909 —
NAO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAOQ

As= 6,74 cm3/m

Armadura positiva =@ 10, c/ 14

by, 100 cm Be B. B2 B.
h 15 cm 0,11388 0,18050 0,52780 1,00000
s —— 13 cm
L= 210 cm Linha Meutra 235 cm
Ly 3450 cm A, 7,86 o
Ac 1500 cm Bs 1,000 VERIFICA@f\D I
1 - §.850,29 KM.cm Opcdes de aco
& [mm] A nominal [cm?] Qtd
Msd 4124 KN.m/m 3,0 0,503 15,65
Msd 4.124,00 KN.cmim 10,0 0,785 10,01
Mz 4.124,00 KM.cm 125 1,227 6,41
16,0 2,01 3,91
LV 2,59 cm® 20,0 3,142 2,50
A i st g am 1 Srectes] 2,59 cm® 250 4,909 —
NADO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAQ

As= 7,86 cmz/m

Armadura negativa = g 10,0 ¢/ 10



Armadura secundaria na direcdo de Y = g 8 ¢/ 20

Verificacdo da armadura minima secundaria (y)

A gmin = MAX

0204
09cm?

&,pring

f

001822A,

As, min = max

As, min = max

yd

0,20 As, princ

0,9 cm?

fcd

0,018 — Ac

fyd

(por metro de laje)

0,20 x 6,74 = 1,35 cm?

0,018

0,9 cm?

43,5

Portanto mantém-se a armadura de 2,17 cm?

1500 = 1,33 cm?

by, 100 cm B B B: Bs
h 15 cm 0,03328 0, 04591 0,53004 1,00000
Dorsiimirar 13 cm
L= 210 cm Linha Meutra 0,65 cm
Ly 3450 cm A 217 cme
Ac 1500 cn® Bs 1,000 VERIFICAQEKD I
Moaim 9.850,29 KN.cm Opcdes de aco
& [mm] A nominal [cn] Qtd
Msd 12,045 KN.mim 3,0 0,503 433
M=d 1.204,50 KN.cm/m 10,0 0,785 277
Mz 1.204,50 Il KN.cm 125 1,227 —
16,0 201 _—
[V 2,59 cne 20,0 3142 —_
e B i e 1 e | 259 cn@ 250 4 509 —
NAO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAD
As = 2,17 cm?




12.8 Armadura das pré-lajes

Considerando Concreto C20

Pré-lajes com dimensdes de 30x145x5 cm
PP =54,4 kg

Gk = 0,544 kN/1,45 = 0,375 kN/m

Considerando uma sobrecarga de 100 kg/m2 durante o periodo

construtivo.

Qk =1,0 kN/m2*0,3m = 0,3 kN/m

Qsd =1,35 Gk + 1,35 Qk = 0,91 KN/m

0,91 = 1,452

Msd = — 5 = 0,24 kN.m
b, I Be E. B. B.
h 5 cm 0,08960 0,13955 0,54418 1,00000
L+ IN— 25 cm
L= 30 cm Linha Meutra 0,35 cm
Ly 145 cm A, 023 o
Ac 150 cm Bs 1,000 VERIFICA@JE\D I
[ I 7286 KM.cm Opcdes de aco
& [mm] A nominal [cm?] Qtd
Msd 0,24 KN.m/m 3,0 0,503 —_
M=d 24 00 KNM.cm/m 10,0 0,785 —
Mas 24,00 KM.cm 125 1,227 -
16,0 2,01 —_
- N 0,17 c® 20,0 3,142 —
B i pesive e e 1 drecaes] 0,17 cm® 250 4,509 —
NADO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAQ

As, min = 0,23 cm?
@ 5¢c/15

Armadura secundaria



0.20A pnc
Acmn=max| 08cm® | (por metro de laje)

po1atsa_
yd

, s, princ
(0 20 As, pri
0,9 cm?
fcd

0,018 — Ac

As, min = maxi
fyd

0,20 * 0,26 = 0,052 cm?

. 0,9 cm?
As, min = max
0,018 143 150 = 0,08 cm?
PO g T T e am
Adotado 0,9 cm?/m
@ 5c/l20
12.9 Armadura da laje de aproximacao
] Q o]
=] —Iq
_______ | s | 10 | AP
. 400 !

12.9.1 Carregamentos permanentes

Solo sobre a laje com espessura de 55 cm e peso especifico de 18 kN/m3
Espessura do pavimento = 7 cm e peso especifico de 24 kN/m3
Espessura da laje = 30 cm e peso especifico de 25 kN/m3

Assim temos Gk = 19,08 kN/m?2



19.08 kKN/m

CLLLLLLDELTDDLLDLE T TLL LT L]
AN

400m

Momento fletor Gk (kN.m)

/5

400m

Esforco cortante Gk (kN)

382

4.00m

12.9.2 Carregamento movel

CIV=125
CIA=1,25
CNF =0,95

q = 0,00 kN/m2
P =75kN * CNF * CIA* CIV = 111,33



111.3 kN
__‘—

111.3 kN
L2

I 1.50 m 1.50m

111.3 kN
__‘—

1.50m

4.00m

Envoltéria de momento fletor Qk (kN.m)

4

1.50 m

L

2051

400m

Envoltoria de esforco cortante Gk (kN)

246.9

0,

4.00m

Mqg,max* = 205,1 kN.m
Mg,max* = 38,2 kN.m

Mg,max =0 kN.m
Mg,max =0 kN.m

-246.9




Vq,max* = 246,9 kN
Vg,max* = 38,2 kN

12.9.3 Dimensionamento da armadura

Msd* = Mg,max* * Yq + Mg,max* * Yg
Msd* = 205,1 *1,5 + 38,2 * 1,35 = 359,22 KN.m

Vsd =246,9* 1,5+ 38,2 * 1,35 =421,92 kN

Portanto, considerando concreto C30 e aco CA50

Dy 100 cm B B Bz Bs
h 30 cm 0.26822 0,49079 0,80369 1.00000
Doreiiminar 25 cm
Lx 400 cm Linha Neutra 12,27 cm
Ly 1760 cm A 4112 cm?
Ac 3000 cm? B 1,000 VERIFICACﬁOl
Wy 15.000,00 cm®
Mrai sim 36.428.57 KN.cm Opcdes de aco
g[mm] A nominal [cm?] Qtd
Msd 359,22 KMN.m/m 8,0 0,503 81,81
Msd 3592200 KMN.cm/m 10,0 0,785 52 36
Mgy 3592200 KN.cm 12,5 1,227 33,51
16,0 2011 20,45
Ac min negativa 518 cm® 20,0 3,142 13,09
A min positiva {isfe em 1 direpbes) 518 cm? 250 4,909 8,38
NAO NECESSITA DE ARMADURA DE COMPRESSAO

As, principal = 25 ¢/ 11

As, secundaria:

0,20 A peinc

A pn=max| 09 cm? (por metro de laje)

po18teea

yd

0,20 As, princ

. 0,9 cm?

As, min = max fed
0,018 — Ac

fyd



0,20 x 41,12 = 8,224

) 0,9 cm?
As, min = max

43,5

As, secundaria = 8,224 cm?
12,5 c/ 15

13 VOLUME DE CONCRETO POR PECA

2,14
0,018 ——3000 = 2,65

Area L Volume Qtd Total  Concreto
transversal (m3) (m3)
Laje 2,93 35,00 102,60 3 307,79 C30
Pré-lajes 0,07 0,30 0,02 2.800 60,90 C20
Vigas 0,64 34,60 22,23 27 600,22 C35
Transversinas 0,34 17,60 5,94 6 35,64 C30
Travessas 5,15 17,60 90,64 2 181,28 C30
Cabeceiras 5,82 17,60 102,46 2 204,91 C30
Alas 6,36 0,25 1,59 4 6,36 C30
Laje de aproximacé&o 0,70 16,76 11,73 2 23,46 C30
Pilares 2,02 24,80 50,00 -- 50,00 C35
Blocos 5,76 4,40 25,34 8 202,75 C30
Total: 1.673,31
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