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RESUMO

Pela relevancia que os efeitos dindmicos deveriam ter no projecto de pontes pedestres, trés
solugdes estruturais, para vencerem trés vaos diferentes, sdo apresentadas com o objectivo de
se avaliarem as suas propriedades dindmicas e discutirem as possibilidades de ocorréncia de
problemas de vibragdes.

Discute-se também a resposta dindmica de uma estrutura a actividade humana de Caminhar e
avaliam-se os critérios que se recomenda sejam considerados no projecto.

Finalmente é discutida a sintese da resposta da estrutura ao caminhar de muitos transeuntes e

verificados os seus efeitos, recorrendo a uma simulagéo de Monte Carlo.
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| - INTRODUCAO

1.1 —MoTIvACAQ E OBJECTIVOS

O projecto de pontes tem constituido um dos ramos mais prestigiados da engenharia
de estruturas. A designagado de obra de arte tem vindo a ser aplicada ao longo dos tempos as
vias de comunicacgoes, tais como Pontes, Passarelas, etc...embora tal designacado remonte ao
tempo em que tais obras eram projectadas por artifices que utilizando a sua grande intuigédo de
estatica de construgdes idealizaram obras que hoje em dia merecem a designagéo de Obras
de Arte.

A intuicdo e o empirismo deram lugar a partir do século XVIIl a ciéncia e a técnica, mas
nem mesmo tal evolugdo conseguiu reduzir a importancia da intuicdo na Engenharia de
Pontes. Ha que demonstrar técnica e cientificamente a seguranga e economia daquilo que se
projecta, mas sem intuigdo n&o ha concepgéo e sem concepgao nédo ha projecto.

O engenheiro projectista de pontes dispde, hoje em dia, dos mais sofisticados métodos
de analise da sua estrutura — analiticos, numéricos e experimentais.

Nao obstante todos os métodos de calculo disponiveis, a busca continua por estruturas
cada vez mais esbeltas, de mais facil execugao e resistentes as acgdes do ambiente, visando a
reducdo dos custos de construcdo e manutencido das mesmas. As estruturas modernas sao
entao mais leves e flexiveis e, por isso, mais susceptiveis as vibragdes causadas por acgdes
dindmicas, tais como: movimento ritmado de pessoas, maquinas em movimento, vento e
trafego de veiculos.

No caso especifico de passarelas, sdo os proprios pedestres que introduzem elevados
niveis de vibragc&o, os quais, mesmo que ndo comprometam a seguranga da estrutura, causam
grande desconforto aos usuarios, que acabam por evitar utilizar a estrutura.

Existem diversos relatos de passarelas nas quais se verificaram inUmeros problemas
de vibragao cuja solugado passou pelo encerramento das mesmas de forma a solucionar os
problemas descritos.

Apesar de o problema das acgbes dindmicas ser real e completamente identificado, a
maioria das passarelas é projectada para as acc¢des estéticas. Isto deve-se a auséncia de
metodologias e critérios normativos que contemplem este aspecto. Assim, n&o é de estranhar,
que se observem passarelas com niveis de vibragado excessivas, inadequadas ao uso a que se
destinam e que necessitam de ser reestruturadas de forma a acomodar as amplitudes nelas
induzidas. Todavia, se estes aspectos fossem contemplados na fase de projecto da passarela,
mediante uma analise dindmica rigorosa, ou seja, considerando o efeito das cargas geradas
pelas pessoas em movimento, estes problemas seriam de todo evitados.

Torna-se assim necessario o entendimento e a previsdo realistica da resposta
estrutural a accdo humana, por meio de uma analise dindmica rigorosa de passarelas de forma
a evitar problemas severos de servico que possam reduzir o conforto dos pedestres até um
nivel inaceitavel ou, numa situagdo extrema levar ao colapso da estrutura.

Assim, o objectivo do presente trabalho assenta nos seguintes itens:

+ Focalizando passarelas em viga recta, elaborar projectos tipicos para identificar

os sistemas vulneraveis a ac¢do dindmica devido ao caminhar das pessoas.



4+ Desenvolver uma metodologia baseada em simulagdo numérica, para

avaliagdo de comportamento dindmico.

Como nota de rodapé de salientar que apesar da ainda existente desinformagao em
redor deste tema, cada vez mais o problema das vibragdes em estruturas é real e a sua

consideragao imprescindivel no dimensionamento das mesmas.

1.2 - SISTEMAS ESTRUTURAIS E \I|ATERIAIS A EMPREGAR NA CONCEPCAOQ DE
PASSARELAS

1.2.1-AS OBRAS DE ARTE E SUA CONCEPCAO

Na concepcdo da Superstrutura das obras de arte devem ser considerados os

seguintes aspectos:

e O material estrutural

o O sistema estrutural longitudinal

e A seccéo transversal da superstrutura

e O sistema de Ligagao da superstrutura aos pilares e encontros

e O processo construtivo a adoptar

MATERIAL ESTRUTURAL

Diferentes formas resistem a forcas de maneiras diferentes tal como acontece com os
materiais. Para conceber uma ponte “boa” e “segura”’, um engenheiro tem que conhecer as
forcas a que estao sujeitos cada um dos membros constituintes da estrutura. Deve conhecer as
caracteristicas de cada material quando submetido a diferentes estados de tens&o. Por
exemplo, deve escolher pilares e encontros de betdo ou de pedra? O que nos leva a escolher
um material em detrimento de outro? Basicamente, existem 4 razbes que nos ajudam a

escolher um material em prol de outro:

Caracteristicas fisicas e mecanicas;
Custo;

Nivel Tecnoldgico:

- = = &

Disponibilidade.

Em fungéo destes pardmetros os engenheiros tém optado, ao longo da Histdria, pelos

seguintes tipos de pontes:

4+ Pontes em pedra natural ou alvenaria;

4+ Pontes em madeira (em Portugal apenas utilizadas em pontes provisorias);

+ Pontes em betdo armado (raro), betdo armado pré-esforcado (as mais
utilizadas actualmente em Portugal);

4+ Pontes metalicas em ferro (a maior parte das pontes antigas existentes em

Portugal), em ago (a maioria das actuais) ou em aluminio;



+ Pontes Mistas ago-betdo (em geral hoje em dia mais competitivas do que
as metalicas);

4+ Pontes de Fibras Poliméricas Reforcadas (A sua utilizagdo sendo ainda
limitada, dado o seu elevado custo, o mercado afecto a estas pontes

comeca hoje a ganhar especial relevo no dominio das pontes).

SISTEMA ESTRUTURAL LONGITUDINAL

A escolha do material estrutural € evidentemente muito influenciada pelo tipo de
sistema estrutural longitudinal a adoptar. Alguns tipos de sistema estrutural adotados para

pontes e passarelas s&o listados e ilustrados (nas Figuras. 1.1.a-e) a seguir:

Ponte em Viga (Simplesmente Apoiada, Viga Gerber, ou Viga Continua);
Ponte em Pértico;
Ponte em Arco;

Ponte de cabos: Ponte Suspensa e Ponte de Tirantes.

£ EEEE

Ponte em Lamina

. (b)

() {d)

=]

Figura 1.1 — Sistemas estruturais adoptados em pontes e passarelas: (a) Ponte em Viga; (b)
Ponte em Arco; (c) Ponte Suspensa; (d) Ponte de Tirantes e (e) Ponte em Pértico.



1.2.2-PONTES EM ARCO

A esséncia das pontes em arco € que idealmente ndo deveria haver tendéncia para
elas flectirem, exceptuando quando sujeitas a acg¢bes dindmicas. Deveriam funcionar
unicamente a compressao e por essa razdo podem ser concebidas com materiais como:
alvenaria, ferro fundido e betdo, materiais que se comportam mal quando sujeitos a estados de

traccao.

De certa fora, a ponte em arco, € uma das pontes mais simples, na medida em que se
a construirmos contra rocha bruta (Bad rock), o Unico elemento estrutural de que necessitamos
€ o arco em si, ndo necessitando de mais nenhum elemento. A rocha vai funcionar como
encontro da estrutura. Para tal é necessario que se corte a rocha com a forma exacta para que
os dois elementos encaixem com angulos correctos. Por vezes pode ser necessario dotar a
estrutura de encontros macigos com o intuito de distribuir da forma mais uniforme possivel a

carga, pois de outra forma o arco pode simplesmente “penetrar e afundar-se no terreno”.

Figura 1.2 — Principio Estrutural das Pontes em Arco

Isto € uma forma simplificada de definir uma ponte em arco porque a forma do arco
anteriormente descrito € muito inconveniente e de facto impossivel para a circulagéo de trafego
rodoviario. Assim, um arco real tem que ser munido de um tabuleiro plano, conforme ilustrado
nas Figuras. 1.3, que é sustentado superiormente (ponte em arco de tabuleiro inferior), ou

inferiormente (ponte em arco de tabuleiro superior), ou ainda uma combinagéo dos dois.

Figura. |. 3.a) e b) - Pontes em arco de tabuleiro superior e inferior respectivamente.

Os impulsos (as reacgdes) ao nivel do solo, ndo se destinam, pura e simplesmente a
suster o peso do arco. O impulso (a reacgédo) € composto de uma parcela vertical que se
destina a resistir ao peso do arco e por uma parcela horizontal que impede que o arco se

afaste da sua configuragéo ideal, conforme ilustra a Figura 1.4.



Figura 1.4 — Equilibrio de For¢cas numa Ponte em Arco

As pontes em arco tém sido feitas com materiais como: Pedra, Ferro Fundido, Madeira,
Aco e Aluminio. As maiores pontes em arco sdo em ago, enquanto as mais pequenas podem
ser concebidas em betdo. As pontes em arco mais antigas eram concebidas em alvenaria, tijolo

ou pedra, tendo como exemplo inumeras pontes medievais e ancestrais.

ALGUNS EXEMPLOS DE PONTES EM ARCO.

Figura .5 — Passarela Campo Volatin, Espanha (fonte: www.metalicapontes.com.br)
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Figura 1.6 — Outra perspectiva da passarela Campo Volatin, Espanha (fonte:

www.metalicapontes.com.br)


http://www.metalicapontes.com.br/

1.2.3-PONTES DE TIRANTES

A tipica ponte de tirantes (Figura 1.1d), ndo € mais do que uma viga continua dotada de
uma ou mais torres que nascem acima dos pilares e que se encontram colocadas no meio da
extensdo que pretendem vencer. A partir destas torres os cabos esticam — se para baixo na
diagonal (usualmente para os dois lados) e suportam a viga.

Os cabos de ago sao extremamente resistentes mas ao mesmo tempo extremamente
flexiveis. Os cabos de ago sdo muito econdémicos na medida em que permitem uma estrutura
esbelta e leve que é capaz de vencer grandes vaos. As propriedades Unicas dos cabos, e da
estrutura como um todo, fazem da concepcéao da ponte uma tarefa muito complexa. Quando se
pretende vencer longos vaos, onde a influéncia do vento e da temperatura tém que ser
considerados, os calculos tornam-se demasiado complexos e & necessario recorrer ao auxilio
de computadores e analises computacionais. A fabricagao dos cabos das pontes em tirantes
reveste-se igualmente de grande dificuldade.

N&ao existe uma classificacao distinta em relagéo as pontes de tirantes. No entanto, elas
podem ser distinguidas pelo niumero de tramos, numero de torres, tipo de secgéo transversal
da viga, numero de cabos, etc. H4 muitas variagdes em relagdo ao numero e tipo de torres,
bem como o numero e arranjo dos cabos. As torres tipicas geralmente utilizadas em pontes de
tirantes podem ser: torres simples, duplas, em forma de porta e em forma de “A”. As torres, na

sua grande maioria, s&o de betdo embora o aco também seja utilizado.

Os arranjos dos cabos também variam de sobremaneira (Figura 1.7). As formas tipicas
de distribuigdo de cabos que podemos encontrar sdo: Cabo Unico, Cabos em Leque, Cabos
em Harpa e ainda um caso intermédio entre os cabos em leque e os cabos em harpa
denominado por “Semi-Leque”. Em alguns casos, apenas os cabos de um dos lados da torre

estao ligados a viga, o outro lado encontra-se ancorado a uma fundag&o ou a um contra peso.
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Figura. 1.7 — Distribuigdes tipicas dos cabos das pontes de tirantes (fonte:

www.brantacan.co.uk)



O baixo peso proprio da estrutura, apesar de uma desvantagem, quando estamos
perante um vento de forte intensidade, torna-se uma vantagem durante a ocorréncia de um
sismo. No entanto, se ocorrerem assentamentos de apoio durante o sismo ou ao longo do
tempo, a ponte de tirantes pode sofrer danos irreparaveis, por isso, & necessario tomar
precaugdes ao nivel do planeamento das fundacgdes. A aparéncia moderna, mas ao mesmo
tempo simples, das pontes de tirantes torna-as uma solugéo atractiva e um marco distinto do

local onde é implantada.

ALGUNS EXEMPLOS DE PONTES DE TIRANTES.

Figura 1.8 — Passarela Trinity, Inglaterra (fonte: Structurae, fotégrafo: Bonifacio Barrio

Hijosa).

Figura 1.9 — Passarela “La Rosa”, Espanha (fonte: Structurae, fotégrafo: Antonio Gozalez

Serrano).



1.2.4-PONTES SUSPENSAS

De todos os tipos de pontes em utilizacdo hoje em dia, as pontes suspensas sdo
aquelas que permitem vencer maiores vaos. A primeira vista, as pontes suspensas e as pontes
de tirantes podem parecer muito semelhantes, mas na verdade sao muito diferentes. Ainda que
as pontes suspensas estejam na fila da frente no que concerne a tecnologia de grandes véos,
elas sdo de facto um dos sistemas estruturais de pontes mais antigos. Alguns exemplos
primitivos de pontes suspensas usavam cordas e fios de videira como cabos. O
desenvolvimento dos metais, trouxe o uso das barras e correntes de ferro forjado. Mas foi com
a introdugdo de cabos constituidos por fios de ago entrelagado que vaos na casa dos 500
metros se tornaram uma realidade. Hoje em dia, a ponte de Akashi Kaikyo apresenta-se como

a ponte com o maior vao central no mundo das pontes com cerca de 1.991 metros.

Uma tipica ponte suspensa nao é mais do que uma viga continua dotada de uma ou
mais torres erguidas a partir dos pilares no meio dos vaos. A viga ou elemento longitudinal
principal, € geralmente uma estrutura treligada ou em caix&o, podendo para pequenos vaos ser
uma viga de chapa fina, ou seja, ser constituida por elementos de pequena espessura. Nas
duas extremidades da ponte estdo colocadas grandes ancoragens ou contra pesos que se

destinam a suportar o peso transmitido pelos cabos.

Eis um pequeno exemplo de uma ponte suspensa e dos seus elementos constituintes:

. 2 =y
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Figura I. 10 — Elementos de uma Ponte Suspensa (fonte: www.brantacan.co.uk)

Tal como a figura acima ilustra, uma ponte suspensa é constituida pelos seguintes

elementos

+ Torres;
4+ Cabos;

+ Ancoragens;



4+ Pendurais;
4+ E tabuleiro.

Os cabos principais séo esticados desde a ancoragem localizada no topo da torre (s)
até a ancoragem que se localiza na extremidade oposta. Os cabos passam por cima de uma
estrutura especial designada por Sela (Figura 1.11). A Sela permite que os cabos deslizem a
medida que o carregamento puxa de um ou do outro lado e assim transfere o carregamento
dos cabos para a torre. A imagem que se segue elucida a forma como as selas “transportam”

0s cabos no topo das torres

Figura .11 — Representacao esquematica de uma sela (fonte: www.brantacan.co.uk)

Algumas pontes suspensas nao utilizam ancoragens, mas em vez disso ligam os cabos
principais as extremidades das vigas. Este tipo de suspensdo auto ancorada depende do peso

da extremidade dos vaos para equilibrar o tramo central e ancorar o cabo.

A partir dos cabos principais, pequenos cabos conhecidos como pendurais sao
“pendurados” e fazem a ligagéo a viga principal. Consequentemente, ao contrario das pontes
normais que “descansam” sobre os pilares e encontros, nas pontes suspensas, a viga ou
caminho de rodados encontra-se suspensa por intermédio dos cabos principais. A maioria do

peso da ponte e dos rodados que sobre ela circulam é suspenso por intermédio dos cabos.

As torres destinam-se a suportar os cabos. Estas, tém que ser rigidas o suficiente para
suportar as forcas descendentes provenientes dos cabos bem como as forgas ascendentes das
fundagbes mas ao mesmo tempo flexiveis de modo a permitir eventuais mudangas de

comprimento dos cabos quando sujeitos a ac¢des dindmicas e variagcdes de temperatura.

Weight X Dy, > Tension X D

Tension

Figura 1.12 — Forgas actuantes ao nivel do macig¢o das fundagdes (fonte:

www.brantacan.co.uk)



Os macigos de ancoragem, tém que segurar a extremidade dos cabos que se
encontram submetidos a grande tensao (esforgos de tracgdo — Figura 1.12), por meio do seu
peso ou entdo transmitindo a tensdo para o solo. Na altura da construgdo da ponte, as
ancoragens tém que incluir meios de ajuste do nivel de tensdo a que cada cordao esta sujeito
(por intermédio de macacos hidraulicos). O momento provocado pelo peso em torno do centro
de rotagdo do macigco tem que ser superior ao provocado pela forca no cabo em torno do

mesmo ponto.

De notar, que os varios fios que constituem o cabo de aco e que se encontram
entrelacados constituindo um cabo Unico dividem-se num grande numero ao entrarem no
macico de betdo. Este tipo de ancoragem, pode ser utilizado quando as condi¢cdes geotécnicas
do terreno nao sao apropriadas para se utilizar uma ancoragem enterrada. Quando estamos na
presengca de rocha sa, o mecanismo formado pela sela e pelo sistema de ancoragem

propriamente dito encontra-se inserido numa cavidade no solo.

Medidas especiais tém que ser tomadas para prevenir que a ponte vibre ou balance

excessivamente quando submetida a ventos fortes.

ALGUNS EXEMPLOS DE PONTES SUSPENSAS

Figura |. 13 — Passarela Rosenstein, Estugarda, Alemanha (fonte: Structurae)

1.2.5-PONTES EM VIGA

As pontes em viga representam as mais simples estruturas do ramo das pontes. Uma
ponte em viga consiste num membro horizontal rigido denominado por viga que é apoiado nas
extremidades, seja por meio de uma estrutura natural, tal como o banco de um rio, ou por meio
do recurso a pilares. As vigas podem ser simplesmente apoiadas tal como descrito

anteriormente ou continuas com varios vaos.

10
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Figuras .14 a) e b) — Perfis tipo geralmente utilizados na concepgéo de pontes em viga.

a) Seccgdo em caixao; b) Secgdo em I.

Nas pontes modernas em viga de ago, as sec¢gbes mais utilizadas séo as vigasem | e
as vigas em caixao (ver figuras 1.14 a-b). As vigas em | sao faceis de projectar e de construir e
funcionam bem na maior parte dos casos. Estas permitem que o material seja “concentrado”
nos locais que permitem tirar maior vantagem do conjunto. Assim, os banzos superiores e
inferiores destinam-se a resistir aos esforcos de compressdo e tracgdo, enquanto a alma

resiste aos esforgos de corte.

No entanto, se a ponte por algum motivo apresentar curvatura no plano horizontal, a
viga comega a apresentar esforgos de torsdo. Ao adicionar-se uma segunda alma ao perfil, no
caso das vigas em caixao, adiciona-se também mais estabilidade e aumenta a resisténcia aos
esforgos de torgdo. Este aspecto, torna as vigas em caixao a escolha ideal para pontes que

apresentem curvaturas significativas.

No caso de uma ponte em viga trelicada, os membros superiores e inferiores da viga
destinam-se a resistir aos esforgos de compressdo e tracgdo respectivamente, enquanto os

elementos diagonais destinam-se a resistir aos esforgos de corte.

ALGUNS EXEMPLOS DE PONTES EM VIGA

Figura .15 — Passarela Mirabella, Franga (fonte: Structurae, fotdégrafo: Nicolas Janberg).
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1.2.6 - PONTES EM LAMINA

O engenheiro aleméo, Ulrich Finsterwalder, com base no conceito de uma estrutura
suspensa, desenvolveu um novo conceito estrutural no qual o elemento portante é formado de
cabos tensores penseis, com flecha muito reduzida, embutidos em uma laje de betdo de
pequena espessura formando o que se denomina de lamina pré-esforgcada (Pfeil, 1991). A
Figura 1.16 llustra este principio estrutural.

+
(+ v % ¢ ¥ v & ¢ ¢ ¢ ¥ § ¥ 3¢ ]
é
L
of

Figura 1.16 — Principio estrutural da Iamina pré-esfor¢gada, também denominada de fita pénsil
(Pfeil, 1991).

Os esforgos nos cabos sdo muito elevados de modo que o sistema s6 pode ser

utilizado economicamente quando se dispées de maci¢os de ancoragem adequados.

ALGUNS EXEMPLOS DE PONTES EM LAMINA

Figura .17 — Em primeiro plano, Passarela Glacis apoiada em balangos dos pilares da

ponte adjacente, em Ingolstadt, Alemanha (fonte; Structurae);

12



1.3 — VIBRAGOES EM PASSARELAS DEVIDAS A ACCAQ HUMANA

A economia do projecto e da constru¢do modernos dita que um determinado projecto &
eficiente mediante a quantidade de volume de material empregue na concepg¢ao do mesmo.
Este aspecto conduziu a estruturas cada vez mais esbeltas e flexiveis e consequentemente a
estruturas mais sensiveis as vibragdes humanas.

Neste ponto apresentam-se alguns relatos de estruturas modernas onde se verificaram
problemas de vibragdo excessiva e quais as medidas adoptadas de forma a contornar o
problema.

1.3.1 PONTE MILLENNIUM

Inaugurada oficialmente em 10 de Junho de 2000, sobre o Rio Tamisa a ponte
Millennium constitui-se como a mais longa ponte suspensa para pedestres do mundo. Com 320
metros de comprimento, na sua estrutura complexa e inovadora, foram utilizadas as mais
modernas tecnologias para superar os desafios do projecto.

A ponte utiliza suspensédo lateral — uma inovacdo no campo da engenharia que

permite que as pontes suspensas sejam construidas sem o auxilio de colunas de suporte.

Figura 1.18 — Perspectiva da ponte Millennium (fonte: www.metalica.com.br)

No dia da sua abertura ao publico milhares de pessoas atravessaram a mesma. A
estrutura estava concebida para receber o peso das pessoas, no entanto, subitamente
comegou a desenvolver deslocamentos horizontais consideraveis e preocupantes. A ponte
comegou a deslocar-se e a torcer segundo oscilagdes regulares. O maior dos movimentos
ocorreu no vao central onde o tabuleiro desenvolveu deslocamentos horizontais na casa dos 70
milimetros. A frequéncia das oscilagées aumentou deixando as pessoas inquietas e enervadas.

Os projectistas insistiam que a ponte n&o ia cair, no entanto, como medida de
precaugao resolveram encerra-la. Nesta fase eram duas as perguntas que ocupavam a mente
dos projectistas (fonte: www.arup.com).

1. Afinal o que tinha corrido errado?
2. Quais as medidas a adoptar de forma a contornar o problema?

Descobriram que os pedestres eram os grandes responsaveis pelo que estava a

suceder a ponte. Esta afirmagéo parece um pouco paradoxal uma vez que a grande finalidade
13



da ponte é servir os pedestres, no entanto, tal correspondia inteiramente a realidade. De

acordo com os responsaveis da ponte, tudo se passava do seguinte modo:

Quando um pedestre se desloca, em adicdo ao seu peso
préprio, cria um padrao repetido de forgas a medida que a sua
massa se “ergue” e “cai”. Isto cria uma forga vertical flutuante
de aproximadamente 250N que se repete a medida que damos
NOVOS passos.

Para além desta forga, gera-se ainda uma pequena forca
horizontal causada pelo movimento da massa a medida que as
pernas se separam. Esta forca de aproximadamente 25 N esta
direccionada para o lado esquerdo quando o pedestre esta

15N . ., . s .
- | apoiado no pé esquerdo e no sentido contrario quando o

750N £ 250N

pedestre se apoia no pé direito repetindo-se esta sequéncia

com o desenrolar dos passos (Figura 1.19).
Figura .19 (www.arup.com)

O balango dos pedestres é altamente afectado pelos movimentos verticais, no
entanto os pedestres sdo muito menos tolerantes aos movimentos horizontais. Se a superficie
onde o pedestre se desloca oscilar no sentido horizontal, este tende a colocar os pés mais
distantes de forma a conseguir estabilizar-se, o que acarreta um aumento da for¢a horizontal.
Para além disto o pedestre tende a sincronizar o seu movimento de acordo com a oscilagédo da
superficie. Esta tendéncia para sincronizar o movimento de acordo com a oscilacdo da mesma
leva a que cada passo que o pedestre dé contribua para o aumento da oscilagdo da estrutura.
A medida que o movimento aumenta, o pedestre sente ainda mais necessidade para se
deslocar em sintonia com a estrutura aumentando consequentemente a forga horizontal por ele
desenvolvida. Quando avaliamos este aspecto a uma escala macro, ou seja, quando
consideramos o efeito conjunto de uma multiddo, o efeito descrito é amplificado
substancialmente. De facto, a maioria dos pedestres que se desloca sobre a superficie, tende a
interagir com a mesma e a desenvolver movimentos laterais sincronizados, denominando-se
este fendmeno como excitagao lateral sincronizada.

O fendbmeno da excitagao lateral sincronizada pode ser explicado de acordo com a

Figura 1.20 (www.arup.com).

Excitation

Excitation

Figura 1.20 a) e b) respectivamente — descrigéo grafica do fendmeno da excitacao lateral

sincronizada (www.arup.com).
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A linha a vermelho simboliza a forca excitadora lateral que tal como descrito
anteriormente, tende a aumentar a medida que o movimento da superficie aumenta. Quanto
maior o movimento, maior é a forca lateral exercida pelo pedestre a medida que estes se
deslocam.

Todas as estruturas tém uma caracteristica de resisténcia natural denominada de
amortecimento. A forgca de amortecimento é representada a azul e também aumenta no sentido
do aumento das amplitudes do movimento. A medida que o nimero de pessoas aumenta, a
forca excitadora por elas criada aumenta substancialmente. No entanto, o amortecimento da
estrutura permanece inalterado. Se garantirmos que a forga excitadora seja inferior a forga de
amortecimento, entdo os movimentos induzidos na estrutura serao pequenos.

Se o numero de pedestres aumentar de tal forma que a forga excitadora seja
superior a forca de amortecimento da estrutura, ocorre o fendmeno da excitacdo lateral
sincronizada e os movimentos laterais da estrutura aumentam drasticamente.

Este foi o fendmeno a que se assistiu na abertura da ponte Millennium. A medida
que a estrutura comecgou a evidenciar deslocamentos, os pedestres tenderam a ajustar o seu
passo de acordo com o ritmo lateral da ponte. Quantos mais pedestres sincronizaram o seu
movimento com o deslocamento lateral da estrutura, maior foi o deslocamento da mesma, ou

seja, os pedestres funcionaram como entidade ampliadora do deslocamento da estrutura.

Figura .21 — Fenémeno da excitagao lateral sincronizada (http://news.bbc.co.uk)

Para a solugcédo deste problema duas abordagens distintas e plausiveis poderiam
ser adoptadas:

1. Rigidificar a estrutura, de tal forma que a frequéncia da estrutura e a
frequéncia dos pedestres ndo coincidisse.
2. Adoptar mecanismos de absorgao de energia

Os projectistas colocaram de parte a primeira opgédo pois a resolugdo da mesma
passaria por uma alteragdo substancial da forma e aspecto da ponte, indo contra os principios
que orientaram a concepgao da estrutura.

Assim, como forma de solucionar o problema da ponte foram adoptados
mecanismos de amortecimento passivo. Estes tinham como grandes beneficios por um lado a
reducdo da resposta da estrutura as forgas exteriores e por outro lado a sua colocagdo em
nada afectava o aspecto final da estrutura, condi¢cdo indispensavel para a resolugdo do

problema.
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Foram adoptados dois tipos de amortecedores passivos: os amortecedores
viscosos, semelhantes aos mecanismos de absorgédo de choque em viaturas, localizados sob a
plataforma (em torno dos pilares e da “aterragem” sul) para controlar os movimentos laterais e
os amortecedores dindmicos sincronizados também fixados sob a plataforma e com o objectivo
de reduzir os deslocamentos verticais. Apesar de o movimento vertical da estrutura ser
admissivel, estes Uultimos amortecedores foram adicionados a estrutura como forma de
precaugao, pois alguns investigadores sugeriram que o carregamento vertical sincronizado era

também possivel de ocorrer.

-

==

Figura 1.22 — Modificagdes introduzidas na Ponte Millennium (fonte: www.arup.com)

Elementos Metalicos colocados sobre o tabuleiro

Novos elementos metalicos foram instalados
sobre o tabuleiro de aluminio. Estes novos
elementos tém como funcdo transferir o
movimento do tabuleiro para os amortecedores

ViSCOSO0S.

Figura 1.23 (a)
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Amortecedores viscosSos

Os amortecedores viscosos foram instalados de
forma a prevenir o fendmeno da excitagédo lateral
sincronizada. A medida que o tabuleiro se desloca,
os elementos metalicos transferem o movimento
para os amortecedores viscosos que o absorvem. A
energia é dissipada por extensao e compressao dos

mesmos

Figura .23 (b)

Atenuadores dinédmicos sincronizados (ADS)

Os atenuadores dinamicos sincronizados foram
instalados de forma a reduzir o movimento vertical.
Estes, ndo sdo mais do que pesos colocados

sobre molas ajustadas que se movem em fase

oposta ao do movimento da ponte de forma a

atenuar os movimentos da mesma.

Figura 1.24

Pilares — Amortecedores viscosos

Estes amortecedores, sao talvez a parte a mais

visivel das modificagdes. Destinam-se por um

lado a conectar a plataforma da ponte ao cais e

por outro lado a adicionar amortecimento a

estrutura de forma a neutralizar possiveis [ % &
movimentos laterais e verticais.

Figura 1.25 (a)

Amortecedores ligados ao solo

Dois pares de amortecedores foram colocados entre
a ponte e o solo localizados na rampa sul da ponte.
Estes amortecedores tém como funcédo adicionar
amortecimento lateral para resistir aos movimentos

do vao sul da mesma.

Figura 1.25 (b)
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O problema da ponte Millennium serviu de impulso para algo ja hd muito existente, mas
que no entanto ainda poucos tinham consciéncia (pelo menos ao nivel da graduagdo) — O

papel fundamental das acgdes dindmicas na concepgéo de uma estrutura.

1.3.2 PONTE SUN-YU EM ARCOQ, SEQUL, COREIA

Antes de iniciar a descrigdo da ponte propriamente dita, deve-se realgar que esta ponte
muito provavelmente é a excepgdo a regra do que foi referido na introdugédo, pois a
possibilidade de ocorréncia de potenciais problemas de vibragdo foram considerados desde a
fase inicial do projecto.

A ponte Sun-Yu (Figura 1.26) que liga a extremidade sul de Seoul, a capital da Coreia, a
ilha de Sun-Yu foi concebida como um simbolo estrutural para celebrar o novo milénio em
Seoul (Structural Engineering International 1/2005). O principal conceito da ponte era a
harmonia entre a tecnologia e a envolvente exterior. Para materializar o conceito do projecto, a
ponte consistiu de duas partes completamente contrastantes. A parte principal da ponte
consistia de um arco em betdo sobre o qual os pedestres se deslocavam directamente de
forma a atravessar o rio. O acesso a ponte, foi realizado por meio de uma estrutura metalica

com um tabuleiro de madeira.

Figura 1.26 — Perspectiva da Passarela Sun-Yu — fase construtiva, Coreia (Fonte; Structurae,

fotégrafo: Alain Fournol).

Uma das grandes novidades desta ponte, em termos de engenharia, consistiu nos
materiais utilizados na concep¢do da mesma. O arco principal foi construido recorrendo a
betdo reactivo em po, RPC, constituiu-se como a primeira e mais longa ponte do mundo a
utilizar RPC, com um vao na casa dos 120 metros. Este material inovador de betdo de grande
performance reforgado com fibras de ago permitiu a constru¢do de uma solugao muito esbelta

e de grande durabilidade.
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O RPC é um novo tipo de betdo concebido com o intuito de permitir que materiais que
apresentem pequenas descontinuidades tais como fissuras ou espagos porosos atinjam cargas
ultimas elevadissimas e grande durabilidade. A capacidade de carga do RPC, é de longe
superior a dos betdes convencionais de grande performance, de tal forma que a resisténcia
destes a compressao € trés vezes superior a resisténcia dos betdes convencionais, enquanto a
sua capacidade para resistir as deformagdes impostas pelo carregamento chega a atingir 10
vezes a capacidade dos betdes convencionais. As fibras de aco embebidas no material,
conferem grande ductilidade ao mesmo. Para se ter uma ideia das caracteristicas de
exceléncia deste material, de referir que apos entrar em fase fendilhada, ou seja, 0 momento
actuante ultrapassar o momento critico, a resisténcia a tracgdo deste material mantém-se
praticamente constante até fendas na casa dos 0,3mm e, ainda apresenta resisténcia a tracgao
quando as fendas aumentam até aos 2mm.

Tal como ja referido, uma das preocupagbes na concepgédo desta ponte foram os
eventuais problemas de vibragdo induzidos pelo atravessamento dos pedestres. De forma a
satisfazer os critérios de conforto no que diz respeito a aceleragdo admissivel, ou seja,
aceleragobes verticais até 0,5m/s? e aceleragdes horizontais até valores da ordem dos 0,2 m/s?
foram adoptados atenuadores dindmicos sincronizados (ADS). Uma analise dindmica rigorosa
da estrutura, com base em modelos numeéricos, indicou que as frequéncias associadas ao 1, 2
e 3 modos se situavam na zona de desconforto, abaixo dos 2Hz.

Foram adoptados 3 tipos de atenuadores: os atenuadores do tipo D1, D2 e D3. Os
atenuadores do tipo D1 tém por fungéo controlar as vibragdes horizontais (1° modo de vibragéo
da estrutura), enquanto os amortecedores do tipo D2 e D3 (Figura 1.27) se destinam a controlar
as vibragbes verticais (2° e 3° modos de vibragdo da estrutura). Foram colocados dois
atenuadores do tipo D2 nos quartos do vao enquanto no meio vao foram colocados dois

atenuadores, um do tipo D1 e um do tipo D3.

Figura 1.27 — Atenuadores do tipo D2 e D3 localizados no meio e nos quartos do vao — Fungéo:

Controlo das vibragdes verticais (fonte: Bouygues-Construction)

Para além de todos estes cuidados, levados em conta durante a fase de concepgao da
estrutura, foram ainda efectuados testes preliminares de forma a determinar com exactidao as
frequéncias, o coeficiente de amortecimento e as diversas aceleracdes obtidas mediante a

excitacdo dos diferentes modos. As frequéncias naturais obtidas para o primeiro e terceiro
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modos foram muito semelhantes as obtidas por meio da analise numérica, o que corroborou a
mesma e justificou a adopgao dos ADS de forma a aumentar o amortecimento da estrutura. Ja
no caso do segundo modo, as aceleragbes obtidas por meio experimental diferiram das
calculadas por meio da analise numérica, o que se justifica pelo elevado amortecimento
associado ao modo 2 quando comparado com os restantes. Assim, como base nos resultados
obtidos, foram removidos os atenuadores que se destinavam a amortecer as vibracoes
associadas ao segundo modo.

Em suma, o procedimento levado a cabo na concepgéo desta ponte serve de exemplo
para futuras construgbes. Para além de uma analise estatica, € necessario proceder a uma
analise preliminar rigorosa dos efeitos dindmicos de forma a prevenir eventuais problemas de

vibragao excessiva cujas consequéncias podem ser catastroficas.

1.3.3 PONTE PEDONAL DE ABERFELDY NA EScéclA

A ponte pedonal de Aberfeldy na Escdcia, construida em 1992, é a maior ponte de

materiais compdésitos do mundo, com um vao de aproximadamente 113 metros (Figura 1.28).

Figura 1.28 — Vistas da ponte pedonal de Aberfeldy

Esta ponte foi construida ao longo do rio Tay e destina-se a ligar as duas extremidades
de um campo de golfe publico. A sua construgédo representou uma grande inovagéo no uso de
novos materiais estruturais e técnicas na engenharia civil (www.strongwell.com).

Esta € uma ponte de tirantes com um vao principal de 63 metros e dois vaos
adjacentes com 25 metros cada. A ponte de cabos é suspensa por meio de duas torres com 18

metros de altura cada.
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Os materiais utilizados na concepcao da ponte foram: perfis pultrutidos de resina

poliéster reforgada com fibra de vidro (GRP — “Glass Reinforced Polyester”) para o tabuleiro e

torres, fibras de aramida revestidas com polietileno (“Kevlar”) para os estais.

Foram utilizadas técnicas unicas na colocagao das torres, apenas possiveis dado o

baixo peso especifico dos diversos componentes da estrutura.

situ rela

Na publicagdo de REYNOLDS (2003) sdo apresentados diversos resultados obtidos in

tivos as propriedades dinamicas desta ponte (frequéncias naturais, modos de vibracao,

massa modais, amortecimento associado a cada modo). As frequéncias naturais, sdo iguais a

1,52 HZ, 1,86 Hz e 2,49 Hz respectivamente para o 1°, 2° e 3° modos de flexao vertical (Figura

1.29).

f=152Hz
(=04%

f=2.49 Hz
(=0.7%

S, Sy f=1.86 Hz
Sy e o (=0.70%

Tl f=3.01Hz
ST\ 4 (=08%

Figura 1.29 — Modos de Vibracao Vertical e correspondentes Frequéncias.

Com estes valores, a passarela estava sob risco de oferecer desconforto aos seus

usuarios devido a vibragdes excessivas. Naturalmente, por se localizar num campo de golfe,

nao havia previsdo de um grande fluxo de pessoas e talvez por isso ndo tenham existido

registos

de problemas estruturais. Entretanto, as analises realizadas por TEIXEIRA (2000) com

auxilio de um modelo numérico calibrado experimentalmente, indicaram que um Unico pedestre

caminhando em ressonancia com o 1° modo produzia grandes amplitudes de vibragao.

.4 — ESCOPO DO TH*ABALHO

obra de

O presente trabalho esta organizado em 4 capitulos, incluindo a introdugéo.

Do capitulo 2 consta a elaboragdo do estudo prévio de diversas solugdes para uma

arte a construir com base numa analise estatica. Numa segunda fase sado avaliadas as

propriedades dinamicas das solugbes encontradas e com base nos resultados obtidos

identificam-se as gamas de vaos onde é expectavel que ocorram problemas de natureza

dinamica.

da carg

O capitulo 3 consiste na modelagao por meio de um programa de calculo automatico

a gerada pela actividade humana de caminhar e avaliagdo dos seus efeitos sobre
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passarelas simplesmente apoiadas. Sao ainda avaliados os critérios de conforto a serem
considerados na fase de projecto de pontes de pedestres, de acordo com as regulamentacdes

internacionais em vigor.

No capitulo 4 é efectuada a sintese do efeito de muitos pedestres a deslocarem-se
sobre uma das passarelas dimensionadas no capitulo 2 por meio de Simulagdes de Monte
Carlo e verificagdo dos efeitos destas cargas com base nos critérios de conforto recomendados

nos codigos internacionais.
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Il. PROJECTOS TiPICOS DE PASSARELAS EM VIGA RECTA

Il.1 CONSIDERAGOES GERAIS

Neste capitulo, apresenta-se um estudo de diversas solugdes para uma obra de arte a

construir com base numa analise estatica e posterior estudo de viabilidade das mesmas.

As obras de arte em causa tém que vencer vaos de respectivamente 35,0 27,5 e 20,0
metros de comprimento e tém como fungéo servir uma via pedonal. Vamos admitir que as
mesmas se encontram localizadas num cenario urbano, acarretando os habituais problemas de
Gabarit.

Para cada um dos trés vaos serdo desenvolvidos projectos de passarelas/pontes
pedonais de trés tipos:

e Construgcao em Betdo Armado Pré-Esforgado;
e Construgdo Metalica;

e Construgdo Mista Aco - Betdo.

Com trés projectos para cada tipo de construcdo pretende-se identificar as faixas de
vaos para os quais cada uma das solugdes pode apresentar problemas de vibragédo devidos ao
caminhar de pedestres.

Regra geral, no panorama Portugués, as solu¢gées mais econdmicas para os vaos
correntes sao as solugbes em betdo armado pré-esforgado, devido ao alto custo quer das

solugdes metalicas quer das solugdes mistas, associado ao elevado custo do acgo.

As figuras 1.1, 1.2 e 11.3 ilustram os trés tipos de sistemas a serem desenvolvidos.

Figura 1.1 — Perspectiva da solugdo em betdo armado pré-esforgcado a adoptar
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Figura 11.2 — Perspectiva da solugdo em viga metalica a adoptar

Figura 11.3 — Perspectiva da solugdo em viga mista a adoptar

CONDICIONAMENTOS

A concepcéo de uma obra de arte levanta uma série de condicionamentos que sao
importantes ressalvar e ndo se podem menosprezar. A funcdo a que a ponte se destina — ponte
pedonal munida de duas vias de circulagdo — obriga a uma analise cuidada de determinados
tipos de parametros, como por exemplo: tipo de seccgao transversal a adoptar, espessura da

laje do tabuleiro, entre outros. Para além da funcdo da ponte, também as caracteristicas
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geotécnicas e topograficas do terreno, assim como, condigdes ambientais e climatéricas do

local poderao condicionar a concepgao da obra de arte.

Admite-se que a directriz da via pedonal é em linha recta. O perfil transversal da obra
de arte tem uma largura de 3.5 metros, no caso da ponte com 35 metros de comprimento, e 2
metros de largura no caso das restantes solugbes (20,0 e 27,5 metros de vao), integrando as

vias de circulagdo outros elementos que serdo mais a frente referenciados.

Em relagdo aos condicionamentos topograficos e geotécnicos, estes serdo postos de
parte, uma vez que apenas se pretende o pré-dimensionamento da superestrutura da obra de

arte.

Antes de passar ao dimensionamento das diversas solugdes propriamente dito, deve-
se salientar que apenas se vai descrever de forma detalhada as passarelas com 35 metros de

extenséao, apresentando-se apenas os resultados obtidos nos restantes casos.

ELEMENTOS DA PONTE PEDONAL/PASSARELA

Os elementos integrados na passarela tém uma fung¢ao especifica para a sua utilizagao
e integracdo no tabuleiro. Assim, a integracdo de Guarda-Corpos é feita por motivos de
seguranga — guardas metalicas ou de betdo, colocadas junto as vigas de bordadura. As
guardas metalicas ddo um aspecto mais leve e sdo por isso mais convenientes em pontes
urbanas. A altura das guardas deve ser de, pelo menos 0,90 metros, sendo corrente utilizar-se
guardas com cerca de 1.10 metros de altura (ver Figura 11.2). No caso das passarelas em
estudo utilizou-se guardas de seguranga metalicas com 1.10 metros de altura. Seguem-se as
vigas de bordadura, em betao pré-fabricado, fixas na borda da laje do tabuleiro em médulos de
2,0 metros de comprimento, tendo a fungdo de fornecer um bom alinhamento das vigas de

acabamento da laje do tabuleiro (Figura 11.2).

No caso das passarelas em viga metalica, de forma a reduzir o peso préoprio da laje de
tabuleiro adoptou-se um tabuleiro em laje de isopor, conferindo-se assim, um aspecto mais

leve a solucao estrutural

A superficie do tabuleiro é dotada de inclinagdo transversal por razées de drenagem,
no entanto, a consideragao para este estudo prévio da inclinagao do tabuleiro foi desprezada,

ou seja, considerou-se nula.

AccOES

As acgdes consideradas num projecto de pontes sdo as Acgdes Permanentes, Acgdes
Variaveis e as Acgdes de Acidente. Estas acgdes serdo consideradas de acordo com o

regulamento de seguranca e acgdes de pontes e edificio vigente em Portugal (RSA, 1983).
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AcCOES PERMANENTES

Sao todas aquelas que actuam em mais de 50 % da vida util da estrutura, sendo
englobados nesta categoria, o peso proprio do tabuleiro e a restante carga permanente, para a
qual contribuem, as vigas de bordadura, os guarda-corpos e o tapete de rolamento dos
pedestres.

e Peso préprio (PP) — Fungéo das caracteristicas geométricas da seccao adoptada — As
caracteristicas geométricas serédo definidos um pouco mais a frente;
e Restante Carga Permanente (RCP) ;

e Carga Permanente — Peso Préprio (PP) + Restante Carga Permanente (RCP).

ACCOES VARIAVEIS

SOBRECARGAS EM PASSADICOS

As sobrecargas a considerar para o estudo estrutural da ponte sdo as mencionadas no
Art®. 47° do RSA:

“Nos passadigos deve considerar-se, actuando no pavimento e nas posigcdes mais
desfavoraveis para o elementos em estudo, uma sobrecarga uniformemente distribuida com
valor caracteristico igual a 4 KN/m?.

Os valores reduzidos devem ser obtidos através dos seguintes coeficientes: vy, = 0,4;
yq = 0,3e Yo = 0,2.”

VARIACAQ DE TEMPERATURA

Em relagdo as variacbes térmicas diferenciais, ndo existem no RSA, critérios a
considerar para estas situagcdes. No entanto, consideram-se os valores que se utilizam

correntemente:

e AT =10°- Valor Frequente

e AT =5°-Valor Quase Permanente

As variagdes térmicas diferenciais sao exclusivamente consideradas para a verificacao

aos estados limites de utilizagao.

Em relagdo a todas as outras acgbes variaveis, tais como a Accido do Vento,
Sobrecarga dos Guarda-Corpos, Impulsos de Terra, Acgéo Sismica, etc....a sua utilizagao vai
ser negligenciada uma vez que apenas se pretende o dimensionamento da superstrutura, e

como tal o efeito destas sobre o dimensionamento da mesma nao tem influéncia tem.
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1.2 SoLucA0 EM VIGA DE BETAO ARMADO PRE-ESFORCADO

1.2.1 GEOMETRIA

A geometria da secgao transversal adoptada para esta solugéo ilustra-se na figura que
em seguida se apresenta (Figura 11.4). O posicionamento das vigas principais na secgao
transversal deve ser tal que nao surjam esforgos de torcdo nas vigas sob as cargas
permanentes. No presente caso serdo utilizadas duas vigas principais. Dada a largura do
tabuleiro, para que estas nao fiquem sujeitas a torgdo sob a acgédo das cargas permanentes, a

resultante em cada metade do tabuleiro deve passar pelas vigas.

«—(0,76—t=—0,51—
0
i)(
[
-8

Figura 1.4 — Dimensdes da seccao transversal adoptada

Tabela 1.1 — Caracteristicas estaticas da secgao transversal adoptada

Solucdo em Laje Vigada de Betdo Armado Pré-Esforgado

Le(m®) | W(m*) | Ve (M) | Vir(M) | Wap (M®) | Wie(m®) | A(m?)

0,212 | 1.507 0,515 0,76 0,412 0,279 1,29

Em relagdo a modelagéo dos vaos devera definir-se com precisdo o posicionamento e
localizagdo dos encontros, de forma a se identificar o vao total a vencer. O tipo de encontro e a
sua localizagdo dependem das condigbes topograficas e geotécnicas locais, para além do tipo

de superstrutura, devendo conciliar-se a vertente econémica com a solugdo estrutural
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adequada. No presente caso, o vao a adoptar apresenta-se como um dos dados do problema.

Estamos na presenga de um vao simplesmente apoiado com 35 metros de comprimento.

A solugdo de laje vigada tem como grandes vantagens:

e Menor peso proprio que as solugdes em caixao
e Simplicidade de cofragem e armadura
e Facilidade de betonagem

e Possibilidade de pré-fabricagao

Os inconvenientes das solugbes em laje vigada sao:

e Capacidade limitada para absorver as tensdes de compressdo no banzo
inferior — no presente caso este problema nao se coloca uma vez que estamos
na presencga de um tramo simplesmente apoiado.

e Menor esbelteza que as solugdes em caixao e as solugdes metalicas e mistas.

e Resisténcia a torgao limitada.

SECCAO TRANSVERSAL

Existem varios critérios para pré-dimensionar as vigas do tabuleiro da superstrutura:

1. Esbelteza (estrutural);
2. Resisténcia;

3. Proporgédo geométrica.

Para pré-dimensionar as vigas da nossa estrutura utilizou-se o critério de esbelteza.

Assim como critério de pré-dimensionamento adoptou-se:

—=14 a 25

Em que:
| — Vao da superstrutura
h — Altura/Espessura da superstrutura

Uma vez que o nivel das cargas actuantes na passarela é baixo quando comparado

por exemplo com uma ponte rodoviaria utilizou-se o limite superior acima definido. Assim:

%5 =25=h=14 metros Paral= 35,0 metros

h=11 metros Paral = 27,5 metros

h=0,8 metros Para | = 20,0 metros
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11.2.2 PROPRIEDADES DOS MATERIALS UTILIZADGS

Os materiais a utilizar na construgdo desta solugdo, uma vez que se tratar de uma
obra em Betdo Armado Pré-Esforgado, sdo o betéo (solugdo estrutural e vigas de bordadura),

vardes de ago e cabos de pré-esforgo com as caracteristicas dadas na Tabela 11.2:

Tabela 11.2 Propriedades dos materiais estruturais adoptados na solugdo em betao pré-

esforcado
Betéo (B35) Aco Varées (A400NR) Aco Pré-Esforgo (A1600/1800)

fea (MPa) 20 fsya (MPa) 348 fosuk (MPa) 1860
fox (MPa) 30 fsyc (MPa) 400 Fspo,1x (MPa) 1670
fetm (MPa) 2,8 Es (GPa) 200 fspya (MPa) 1452,2
7, (MPa) 0,85 Esp (GPa) 200

T2 (MPa) 6
E.2s (GPa) 32

11.2.3 ANALISE TRANSVERSAL — DIUE\ISIONAMENTO TRANSVERSAL DA LAJE DE TABULEIRO

Para a analise transversal do tabuleiro da ponte, utilizou-se a teoria elastica de placas,
admitindo-se que se trata de uma placa longa elasticamente encastrada ao longo dos bordos
longitudinais. Quer para a laje em consola, quer para a laje entre vigas, determinou-se o valor
dos momentos maximos (+) e minimos (-) de forma a quantificar, caso seja necessario o valor
do pré-esforgo. A priori, uma vez que a consola apresenta 0.65 metros de comprimento e a laje
entre vigas apresenta 2,2 metros, sera de prever ndo sera necessario recorrer ao auxilio de

pré-esforco em nenhum dos trogos referidos.

As vantagens da utilizagdo de pré-esforgco s&o a utilizagdo de tabuleiros mais esbeltos
do que recorrendo a solugbes de betdo armado, em que & necessario que a altura util das
armaduras (d) seja maior que a excentricidade (e) dos cabos de pré-esforco, e ser mais eficaz

em relagao ao controlo de fendilhagéo das secgoes.
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ESQUEMAS ESTRUTURALS E CARGAS

P3 P3

T,

0,49 0,49
0,65 2,2 0,65

P1 - PP (Laje+Rev) = 3,5 kN/m2

P2 - PP (Laje) = 2,5 kN/m2
P3 - PP (G.corpos+V.bordadura) = 1,93 kN/m

a) Esquema Estrutural para as cargas permanentes

Sobrecarga = 4,0 kN/m2 Sobrecarga = 4,0 kN/m2
RLLLLLLLLLPHTH Tk
AW
0,49 2,2
0,65

.b) e c)Esquema estrutural para a laje em consola e interior respectivamente para a sobrecarga

de utilizacgéo.
Figuras 1.5 — Laje de tabuleiro: esquemas estruturais e cargas
As cargas actuantes na laje de tabuleiro estdo indicadas na Tabela 11.3.

Tabela 11.3 — Cargas actuantes na laje de tabuleiro

Carga (kN/m) Carga (kN/m?)
Peso Proprio Guarda Peso Proprio
0,8 . 1
Corpos Revestimento
Viga de Bordadura 1,13 Peso Proprio da Laje 2,5
Sobrecarga de 4
Utilizagao

Tal como ja foi referido anteriormente, o posicionamento das vigas principais na secgao

transversal foi efectuada para que nao surgissem esforgos de torgdo nas vigas principais para
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as cargas permanentes. O esquema estrutural da laje de tabuleiro para estas cargas esta
ilustrado na Figura 11.5.a).

Para a acgéo da sobrecarga de utilizagdo, 0 modelo de calculo utilizado para a consola
esta ilustrado na Figura 11.5.b), sendo o seu comprimento de vao igual a 0,65 metros definido

entre a extremidade (esquerda) e o encastramento, coincidente com o eixo da viga (direita).

Para modelo de calculo utilizado para a laje interior sob a acgdo das cargas de
utilizagédo, deduz-se que esta se encontra elasticamente encastrada ao longo do comprimento
longitudinal da ponte conforme ilustrado na Figura 11.5.c), sendo o grau de encastramento, Kk,
evidenciado no Anexo A, e igual a 0,494.

DMF

1.90 KNm/m 1.90 KNm/m

L @[ &

0,99 KNm/m

a) Diagrama de momentos flectores devido as cargas permanentes

DMF DMF
0, 79kNm/m .
0,48 KNmim \CA 0.79 KNK
et AN A
L 049
0,62
" 1,62 KNm/m

b) e ¢) Diagrama de momentos flectores na consola e na laje interior respectivamente

devido a actuagao da sobrecarga

Figura 11.6 — Diagrama de momentos flectores (a) cargas permanentes, (b) e (c) sobrecarga

de utilizagao
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O diagrama de momentos flectores devido as cargas permanentes (Figura I1.6.a) é de
facil resolugdo uma vez que se trata de um tramo isostatico. Para o calculo dos esforgos devido
a sobrecarga de utilizagdo em sistemas continuos de lajes, procede-se a analise isolada de
cada painel. A consola vai de encontro ao raciocinio que se fez para as cargas permanentes,
uma vez que se trata de um tramo isostatico (Figura I1.6.c). Ja o caso da laje entre vigas € um
pouco diferente. Por se tratar de uma laje apoiada elasticamente, conhecido o grau de
encastramento elastico, k, os momentos flectores na laje podem ser estimados considerando
uma interpolagéo linear entre os momentos obtidos para lajes com bordos encastrados e

simplesmente apoiados, isto é:
M Enc.Elastico _ k*M iE—E + (1 _ k)*M _A—A
1
Em que:

M E-E - Representa o momento-flector na seccédo que se pretende determinar considerando

o tramo encastrado-encastrado;

M{~"- Representa o momento-flector na seccdo que se pretende determinar

considerando o tramo apoiado-apoiado.

DET
3,85 KN/m 4,04 KN/m
233 KNm/m
1,83 KN/m
9 ﬁL)
1,93 KM{m
2.33 KNmum
4 04 KN/mi 385 KNim
1 LTI T BE L I 1

a) Diagrama de Esforgo Transverso devido as cargas permanentes
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DET
4,40 KN/m
[

1,96 KN/m

- Jiiy

1,86 KN/m
4,40 KNim

046 _, 049 1.1 . 1.1 049 . 046

b) Diagrama Esfor¢co Transverso devido a actuagao da sobrecarga.

Figura 11.7 — Diagrama de esforgos transversos (a) cargas permanentes, (b) sobrecarga de

utilizacao

Para além da sobrecarga de utilizagdo, a temperatura é outra acg¢do variavel que se
considera na analise da laje do tabuleiro uma vez que a laje entre almas é hiperestatica. No
entanto considerando o valor reduzido do grau de encastramento elastico, os esforgos

produzidos por esta acg¢ao serao insignificantes pelo que a sua contribuigao foi desprezada.

NECESSIDADE DE PRE-ESFORCO

Para a consola, o momento a calcular, para se quantificar o valor do pré-esforgo
necessario, € o0 momento resultante na secgao critica, ou seja, na zona do encastramento. De
acordo com o artigo 68.3 do REBAP (Regulamento de Estruturas de Betdo Armado e Pré-
esforgado, 1984), a combinagao para a determinagao do pré-esfor¢co € a combinagéo frequente
de acgoes — Admitiu-se a situagao mais desfavoravel, isto &, considerou-se que a estrutura se

encontra localizada num ambiente muito agressivo.
M freq =M gy + Mo+ *M g, =1,90+0.3%0,48 ~ 2,05kNm/ m

e M,, — Momento resultante do Peso proprio da Consola
¢ M,— Momento resultante das Restantes Cargas Permanentes
e Mg, — Momento resultante das Sobrecargas de Utilizagao

¢ Mgeq— Momento resultante para a Combinagdo Frequente

Note-se que a andlise da consola é feita por metro de comprimento longitudinal.
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Para a averiguacdo da necessidade de pré-esforgo na consola calcula-se o valor do
momento reduzido (u) verificando se este assume valor superior a 0,25 (limite maximo

aconselhavel para lajes de betdo armado).

My =1.35%M o =2,77KNm/m

U= # — 11 =0.01915 <<<< 0,25,
bd? fg

Logo, tal como foi anteriormente referido, nao se justifica a utilizagdo de pré-esforco.
Este aspecto deve-se fundamentalmente a estarmos na presenga de uma ponte de pedestres
que por natureza apresentam perfis transversais estreitos pelo que o nivel de esforgos devido
ao peso proprio da laje, as restantes cargas permanentes e as sobrecargas sao em geral

pequenos.

Para o caso da laje entre vigas, efectuou-se 0 mesmo raciocinio calculando o valor do
momento frequente nas secgdes criticas e aferindo da necessidade de pré-esforgo das

mesmas.

Encastramento: M g =-1,9-0.3%0,79 =-2,IkNm/m
Mfreq'= max

%véo: M freq = 0,99+0,3%1,62 ~ 1,5kNm/m

Novamente, para a averiguagao da necessidade de pré-esforgo, calcula-se o valor

maximo do momento flector reduzido, p, € compara-se com o limite anteriormente referido.

Mg =1.35%M (oq = 2.83KNm/m

y:#—w =0.0196 <<<< 0,25
bd? f,

Logo, tal como a priori se esperava, ndo é necessario recorrer ao auxilio do pré-esforgo

no dimensionamento transversal da laje de tabuleiro.

EstApos LiMiTES ULTIMGS

EsTADO LiMiTE ULTIMO DE FLEXAO

Para a verificagcdo do E.L.Ultimo de Flexdo transversal das secgdes criticas utilizou-se
a combinacgao de acgdes fundamental, com a sobrecarga de utilizagao a ser a variavel de base.
O método utilizado foi o método do diagrama rectangular simplificado, equivalente ao
diagrama parabdlico de compressdes na laje. Em linhas gerais, o método do diagrama
rectangular simplificado consiste do seguinte: admite-se que a tensdo nas armaduras é a

tensdo de cedéncia fs,4, € determina-se a posicdo (x) da Linha Neutra por equilibrio de
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momentos no ponto de aplicagdo das armaduras ordinarias. Posteriormente, calcula-se a forga
no ago (Fs) por equilibrio de forgas horizontais, e por conseguinte determinada a quantidade de
armadura ordinéria necessaria para a verificagdo dos E. L. Ultimos de flexdo. A armadura
adoptada é a maxima entre a armadura de calculo e a minima preconizada no artigo 137° do
REBAP (1984).
O método do diagrama rectangular simplificado baseia-se nos seguintes pressupostos:
e Hipotese de Bernoulli;
e &;=3.5%0 (Extensdo maxima de encurtamento no betéo);
e & =10.0 %o (Deformagéo maxima de alongamento no Ago);
o 0. se ¢ >0 < o betdo nao resiste a tracgao;
Para a verificagdo ao Estado Limite Ultimo de flexdo, o valor do momento flector
actuante nas secgdes criticas foi calculado para a combinagdo fundamental de accdes
expressa no Regulamento de Segurancga e Acgdes para Estruturas de Edificios e Pontes (RSA,

1983): My =1,35M g, +1.5M  [kN].

Tabela I1.4 — Verificagdo aos Estados Limites Ultimos de flexdo transversal

= min Cedéncia
M, F X A As. )
Sc%;:ae: (KN.m/m) | (KN rcr:I/m) (m) (cmzs/m) (cr§2/m) VarGes das
) : Armaduras
) d8@30
12vao | 3,77 5168 00038 1486 | 1.275 | ol
d8@30

Consola 3,75 50,32 |0,0037| 1,447 1.275 (1,676 cm?/m)

EsTADO LIMITE ULTIMO DE ESFORCO TRANSVERSO

A verificagdo da seguranga ao Estado Limite ultimo de esforgo transverso é realizada
de acordo com o que se encontra preconizado no artigo 53° do Regulamento de Estruturas de
Betdo Armado e Pré-Esforgado (REBAP, 1984).

A verificacdo ao esforco transverso é feita na sec¢cdo em que este é maior ou seja, na

seccao da consola. Para se verificar a seguranga nesta secgao € necessario que:
Vsd SVrd
O valor de calculo do esforgo transverso resistente V.4 € obtido pela expressao:
Vig =Veg +Vag
Em que:

V. — Termo correctivo da teoria de Morsh, quantificado pela expressdo que em

seguida se apresenta.
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Vw4 — Resisténcia das armaduras de esforgo transverso segundo a mesma teoria.

O valor do esforgco Transverso resistente, para lajes sem Armadura de Esforgo

Transverso, é dado por:
Vg =V =0,6.(1,6—d)z,b,,d
Em que:
T4 - Tensao cujo valor é dado no quadro VI do artigo 53.2° do REBAP;
b,, — Largura da alma da sec¢do. No caso de lajes esta toma o valor unitario;
d — Altura util da seccgao,
Assim:
V.4 =0,6%(1,6-0,085)*0,85* 10% *1%0,085 = 39,665kN /m

Uma vez que o valor do esforgo transverso actuante definido para a combinagao

fundamental de acgdes (Vg4 =135V, +1,5V ):

Vsg= 11,8 KN/m
Encontra-se verificada a condigao de seguranca, pois V, <V,

Para além desta condicdo, é ainda necessario verificar uma segunda condi¢cao

preconizada no mesmo artigo:
Vy <7,b,d
Em que:
T, - Tensé&o cujo valor € dado no quadro VIl do artigo 53.4° do REBAP;
As restantes variaveis ja foram anteriormente definidas.
Substituindo os valores das diferentes variaveis na inequagao acima representada,
11,8KN /m <510kN /m

Chegamos & conclusdo que se encontra verificada a seguranca ao E. L. Ultimo de

Esforgo Transverso.
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EsTADOS LIMITES UTILIZACAO

A verificagdo aos E. L. Utilizagdo é necessaria para garantir um bom comportamento
das estruturas em situagdes correntes de servigco. Para a verificagdo da seguranga em relagao
aos estados Limites de Utilizagao (fendilhagdo e deformagéo) interessa considerar, de acordo
com o RSA, estados limites de muito curta duracado, de curta duragéo e de longa duragéo. No
presente caso considera-se que a obra de arte se encontra inserida no cenario mais
desfavoravel, isto €, que esta inserida num ambiente muito agressivo, pelo que, verificagao é

feita para a Combinagéo de acg¢des Rara (estado limite de muito curta duragao).

ESTADOS LIMITES DE FENDILHACAO

Os estados limites de fendilhagdo a considerar para assegurar a conveniente
durabilidade das estruturas devem ser escolhidos tendo em conta a agressividade do ambiente
e a sensibilidade das armaduras.

No presente caso, a seguranga em relagdo ao estado limite de fendilhagdo considera-
se satisfeita se o valor caracteristico da largura das fendas ao nivel das armaduras mais
traccionadas, nao exceder o valor de w especificado no artigo 68° do REBAP.

O primeiro aspecto que importa averiguar é se a secgao se encontra fendilhada, ou se,

por conseguinte esta se encontra nao fendilhada:

Tabela 11.4 — Verificagdo aos estados limites de fendilhagao.

Cargas Sobrecarga de MRare M M™° < M™
Permanentes Utilizagcao (kN.m/m) | (kN.m/m) (kN.m/m)
Miz80 (+) 0,99 1,62 2,61 4,67
kNm/m
M Consola (') . | -
KNm/m 1,9 0,79 2,69 4,67

De acordo com a tabela acima apresentada, ambas as secg¢bes criticas encontram-se
em fase nao fendilhada pelo que os estados limites de fendilhacdo encontram-se
automaticamente verificados. Era de esperar que a secgdo, como qualquer secgao tipica de
betdo armado trabalhasse em fase fendilhada. Este aspecto é sindnimo que a altura da laje

adoptada é excessiva. No entanto, este valor foi definido a priori como minimo admissivel.

ESTADGS LIMITES DE DEFORMACAO

Esta verificagdo nao foi feita neste estudo prévio assumindo-se que o controlo indirecto
da deformagdo foi tido em conta no dimensionamento da sec¢do, mais propriamente na

escolha da sua esbelteza.
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11.2.4 ANALISE LONGITUDINAL

Para a analise longitudinal do tabuleiro foi adoptado um modelo em viga simplesmente
apoiada sujeita as cargas indicadas na Tabela I1.5.

Carga Permanente = 19,78 kN/m

Sobrecarga = 7,0 0kN/m

32 metros

Figura 11.8 — Esquema estrutural adoptado para a analise longitudinal da viga

Tabela 11.5 — Cargas actuantes ao nivel de cada uma das vigas do tabuleiro

. Cargas por Unidade de
Elementos do Tabuleiro Comprimento (kN/m)
Peso Proprio da Laje + Vigas (PP jae + 16.12
PPvigas) ’
Guarda-Corpos 0,80
Viga de Bordadura 1,13
Peso Préprio do Revestimento (PP ey) 1,75
Sobrecarga de Utilizagao (S.C) 7,00

Em rigor dever-se ia ter efectuado uma analise precisa da distribuicdo transversal de
cargas - sobrecarga. De facto esta analise foi feita por recurso ao programa de calculo
automatico. No entanto, constatou-se que o valor obtido n&o diferia substancialmente do valor
obtido resultante de uma distribuicdo uniforme da mesma ao longo do comprimento da secgéo

transversal, pelo que se adoptou uma distribuigcdo uniforme para o valor da sobrecarga.

O valor da altura da secc¢éo definido pelo critério de esbelteza (h = 1,4 metros) serviu
apenas de valor de arranque para a primeira iteragdo de um conjunto de verificagbes
recursivas montadas numa folha de Excel com o objectivo de maximizar ndo sé as
caracteristicas da secgao transversal como também do valor do pré-esfor¢co. Em linhas gerais,
as directrizes da folha de Excel, contemplavam a verificagao aos Estados Limites de Utilizacao,
nomeadamente:
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- Estado Limite de Descompressao;

- Estado Limite de Deformacao;

- Verificacdo da Tensdao Maxima de Compressdo durante a fase de Servigco da

Estrutura;

- Verificacdo da Tensdo Maxima de Compressao durante a fase de Aplicagao do Pré-

esforco.

Nesta folha de calculo encontram-se dois tipos de variaveis: as variaveis
independentes e as variaveis dependentes. Nas variaveis independentes incluem-se a altura e
a largura das vigas, uma vez que a posigdo das mesmas na secgao transversal ja havia sido
definida anteriormente enquanto que das variaveis dependentes fazem parte o valor do pré-
esforgo a tempo infinito a aplicar a estrutura e novamente a largura da viga. Pode parecer um
paradoxo apresentar a largura da viga como variavel independente e ao mesmo tempo como
variavel dependente, no entanto este aspecto deve-se a que na folha de calculo esta
apresenta-se como variavel independente na verificagdo das equagdes montadas. No entanto,
o seu valor estd sempre condicionado pelas dimensdes da ancoragem e estas dependem da
quantidade de pré-esforgo a aplicar a estrutura

Mediante a verificagdo conjunta das diversas condigdes tornou-se possivel optimizar
nao s6 o valor do pré-esforco como também as caracteristicas geométricas da secgao (ver
Tabela 1.1 e Figura 11.4).

DETERMINACAO DO VALOR DO PRE-ESFORCO

O método utilizado para o dimensionamento do pré-esforgo longitudinal baseou-se na

escolha directa de um tragado de cabos unico tendo em conta os seguintes aspectos:
1 — Tracado simples através de parabolas;

2 - Aproveitar as excentricidades maximas (e) nas zonas de momento maximo tendo
em conta o didmetro das bainhas (| v-e| min =1,5 .®, sendo (v) a distancia da fibra mais extrema

a linha neutra da secgéo);
3 — As extremidades dos cabos situam-se sempre dentro do nucleo central da secgéao;

4 — Deverao ser respeitadas as restricdes de ordem pratica da construgcao e os limites
correspondentes as dimensdes das ancoragens e resisténcia do betdo necessarios para resistir

as forgcas de ancoragem.

O REBAP estabelece como critério do valor da forga P, a aplicar & estrutura o critério

do “Estado Limite de Descompresséao” (Art.69°) que diz:
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“A seguranga em relagdo ao estado limite de descompressao considera-se satisfeita se
nao existirem nas secg¢des do elemento, tracgbes ao nivel da fibra extrema que ficaria mais
traccionada (ou menos comprimida) por efeito dos esfor¢os actuantes, com exclusdo do Pré-

Esforgo.”

Neste artigo ainda esté referido que a analise das secc¢des deve ser feita considerando-
as em fase nao fendilhada descontando os vazios correspondentes a eventual existéncia de

armaduras nao aderentes e admitindo comportamento elastico perfeito dos materiais.

A combinacdo utilizada para o calculo das referidas tensdes foi a combinagao
frequente de ac¢des apresentada no artigo 12 do RSA, pois considerou-se um ambiente muito
agressivo garantindo assim que as armaduras de pré-esforgo ndo sofram corrosdo que

comprometa significativamente a sua resisténcia (Art.68 do REBAP).

Assim para o calculo do valor do pré-esforgo utilizaram-se as equacdes fundamentais
de tensdes (estado limite de descompressao), para a verificagdo da descompressao na fibra

inferior na sec¢ao do meio vao.

M P Pe

w M
<omprin Mu (L, €,
A Winf Winf AW,

inf

Oinf =5
Winf
Depois de calculado o valor minimo de P, pode-se obter o nimero minimo de corddes

de pré-esforgo necessarios para tal, considerando que a forga de puxe de cada cabo nao deve
exceder 0.75*fsu (Art.36° do REBAP) e que a forca de tensionamento de P’, é obtida dividindo

a forga P_ por 0.85*0.9 (10%. de perdas instantaneas e 15% de perdas diferidas), bastando
entao dividir P’, por 0.75fgpuk.

Em baixo apresenta-se a tabela com os calculos referentes a determinacédo do pré-

esforgo:
Tabela 11.6 — Determinagao do valor de pré-esforgco bem como do tipo e nimeros de
cabos a aplicar a secgao.
N° de Cabos de Pré-esforgo
Esforgos min o ~ =
Actuantes P™ (kN) N° Corddes Solugéo Adoptada
Mereq | Vo [Pminmo| Pl 0.6'N 0.6"S N° de Cabos e Corddes
(kN.m) | (kN) (kN) (kN) ’ ’ Adoptados
3354 | 383 | 4746 | 6204 32 32 2 Cabos 6 - 12 com 16
corddes
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Figura 11.9 - Ancoragem tipo de pré-esforgo

Tal como ja referimos anteriormente, a escolha da largura das vigas principais foi
condicionada pelo tamanho das ancoragens de pré-esfor¢o a aplicar a estrutura. As dimensodes
das ancoragens permitiram definir um limite inferior para a largura das vigas. Consultando as
folhas de apoio a disciplina de Pontes (Tabelas de Pontes, IST, 1974) é possivel aferir que a
dimensdo das ancoragens correspondentes aos cabos de Pré-Esforco da unidade 6-12
apresentam uma superficie quadrada com dimensées A x A iguais a 300x300 mm?. Este
aspecto implicou que nado pudesse colocar os dois cabos lado a lado tirando partido da maxima
excentricidade dos mesmos, mas antes optassemos por coloca-los em niveis diferentes na

secgdo transversal acarretando as eventuais perdas de resisténcia aliadas a este aspecto.

VERIFICACAO DA SEGURAIICA ACS ESTADOS LIMITES ULTiMeS DE FLEXAO

Para a verificagdo de seguranga aos Estados Limite Ultimos, foi utilizada a combinagéo
fundamental de acc¢des preconizada pelo RSA sendo a sobrecarga a unica variavel de base.

Para esta verificacdo considerou-se o pré-esforgo do lado da resisténcia.

Para facilitar a determinagao da distribuicdo de tensdes ao longo da secgdo em estudo
foi utilizado um modelo de viga em T. Esta viga tera o banzo do lado das compressdes no

betdo cuja largura considerada foi uma largura efectiva calculada pela seguinte férmula:

L, 35

Bjiga +2*¥— = 0,4 +2*=—= = 7.4metros > 1.75metros — Im possivel
byt = min - 10 10
Byiga +2* d7a =0,4+2 *% = 2.2metros > 1.75metros — Im possivel

Em que:

L, — distancia entre pontos de momento nulo. No presente caso Ly = 35 metros pois

trata-se de uma viga simplesmente apoiada;

d, — distancia entre faces das almas.
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Uma vez que a férmula acima indicada conduzia a resultados impossiveis, fornecendo
valores superiores a metade da largura da secgao transversal, utilizei para largura efectiva das
vigas metade da largura da secgdo. Assim, bgt = 1.75 metros. A consideragdo de uma largura
efectiva deve-se ao facto de a distribuicdo de tensées no banzo nao ser uniforme, as zonas
laterais do banzo deformam-se menos que a zona central da alma (devido a deformagéo por
corte) — efeito de “Shear Lag”. Por simplicidade considera-se uma largura efectiva onde se

assume uma distribuicao uniforme de tensoes.

Procedeu-se entao a verificagdo da seguranga utilizando o método do diagrama

rectangular simplificado que implica as seguintes hipoteses:

4+ As armaduras estdo em cedéncia;

4+ A deformagéo do betao ndo seja inferior a -0,0035.

Este método é constituido pelos seguintes passos:

0.85f=

{%////éw n.axI- “—  F,=085f,x08xxb

foo 1
)I‘.-’Im Fo = Ag x foyg = A x 1_E115

Fe
A
@ Aj ___—F'* Fo= Agxfy
b 3
G+t

Figura 11.10 — Aplicagdo do método do diagrama rectangular simplificado.

- (i) Através do equilibrio de momentos ao nivel das armaduras ordinarias (supondo a
partida que a linha neutra se situa no banzo) obtém-se a posigéo da linha neutra:

ZMAS :MSd = X=..Mm

Se X < hpanzo — OK, caso contrario € necessario repetir o calculo de X para ter em

conta a area de betao comprimido na alma.

- (ii) Através do equilibrio de forcas obtém-se a quantidade de armadura necessaria
para tal equilibrio:

YF=0&F =F -F, . Se algum cabo n&o atingir a cedéncia sera necessario adoptar

um método iterativo (método geral).

A armadura adoptada para cada secgdo € a maxima entre a calculada e a minima
regulamentar (Art.90° REBAP).
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Tabela I1.7 — Verificagdo aos Estados Limites Ultimos de flexao

Verificagéo aos Estados Limites de Ultimos de Flex&o

3 Msd XL.N Fc Fsp FS Asnec- Asmin VarﬁeS
Secgdo | Nm) | (m) | (kN) (kN) &kN) | @em®) | (em?) Adoptados
12Vao | 5701 | 083 | 68265 | 65057 | 3208 92 75 | 30 20(9.42 cm?)

Antes de terminar a verificagdo ao Estado Limite Ultimo de flexdo é ainda necessario

verificar a hipétese inicialmente admitida da cedéncia das armaduras.

g Hipotese €. = 3.5%o

LArr2r2s // LSS \?{LN 7
Determinacdo da Extensido ao nivel das

Armaduras Ordinarias:

L Epo
0 PR [=P°y | 00035 % 6 =000175 £,
. 0833 (1275-0025-0833

Figura 1111 Verificacho da Cedéncia das Armaduras

Determinacgao da Extensao ao nivel das Armaduras de Pré-esforgo — Asspméd:

P 4773,6
ng = AE = " - 3
oEp  2%14%1,4%107% %200 *10

Agg  0,0035
0,490 0,833

=0,006088

& Aggy =0,002058

f
P _0,00726 = 7,26%.

Pelo que, &5, = Agg, + €50 = 6,08%0 + 2,058%0 ~ 8,1%0> £,y = =
p

Os pressupostos estao de acordo com o que admitimos inicialmente.

VERIFICACAO DA SEGURANCA AGS ESTADGS LIMITES ULTIMGS DE ESFORCO TRANSVEi:SO

Tal como para a verificagdo aos Estados Limites Ultimos de esforgo transverso na
analise transversal da secgdo, esta verificagdo foi feita com base no artigo.53° do REBAP,
utilizando como variavel de base a sobrecarga de utilizagdo. O procedimento é em tudo
idéntico ao apresentado na analise transversal, com uma pequena nuance em relagdo ao
termo corrector da teoria de Moérsh. De acordo com o artigo 53.2° alinea d), os valores de V4
sdo obtidos multiplicando os valores determinados segundo a alinea a), (tal como

anteriormente apresentado), pelo factor:

M
B=1+—2Em que:
Msd
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Mo — Momento de Descompress&o — E o momento que, aplicado a secgdo, anularia a tenséo
de compressao resultante do esfor¢go normal actuante de calculo e do pré-esforgo de calculo na

fibra extrema da seccéo que, por acgao exclusiva de Mgy, ficaria traccionada.
Ainda de acordo com a mesma alinea, o valor de 3 ndo deve ser tomado superior a 2.

O valor de My é determinado de acordo com a seguinte expressao:

Va0 _ Mo P, P, =M, =P, *(
W. A W.

inf inf

W.
:f+e”2mo):3210J6kNJn

Assim, obtemos para valor de g~ 1+&(1)1 =1,56 < 2,00
5701

Ve =70,.d.8=61122kN . As varidveis representadas nesta expresséo ja foram definidas

anteriormente, salientando apenas o valor da altura Util: d = h*****°-recobrimento-@**"*°-g5¥2%¢%/2
~ hsec@éo _0 025

Como Vg = 651,54, temos que V,q = 651,54-611,22=40.42kN, o que dados os valores em

causa, implica automaticamente a adop¢ao da armadura minima de esforgo transverso.

Aw _ pb,,.sina *100 = 0,10 *0,4 * sin 90°*100 = 4,0cm? / 2estribos = 2,0cm? /estribo — Armadura Adoptada
S

= 8//0.25 (2,011 cm?).

VERIFICACAO DA SEGURAICA A0S ESTADOS LIMITES DE UTILIZACAO

ESTADO LIMITE DE FENDILHACAO

De acordo com o artigo 68 do REBAP, no caso de estruturas dotadas de pré-esforgo,
os Estados Limites a considerar sdo o Estado Limite de descompressao e abertura de fendas
expressas no quadro IX do mesmo artigo. O Estado Limite de descompressao ja foi verificado

para a determinagao do valor do pré-esforgo a aplicar.

A seguranga em relagdo ao Estado Limite de largura de fendas considera-se satisfeita
se o valor caracteristico da largura da fendas, ao nivel das armaduras mais traccionadas, ndo
exceder o valor de w especificado no artigo 68.3° do REBAP. Nesta fase do estudo prévio
admitiu-se que o controlo da largura de fendas foi efectuado mediante a adopgédo de pelo
menos a armadura minima (ver armadura adoptada nos estados limites ultimos de flexao) e

através da adopgao dos didmetros dos vardes preconizados na Tabela 7.2 do Eurocédigo?2.
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VERIFICACAO DA TENSAO DE COMPRESSAO

A verificacdo aos Estados Limites de fendilhacdo deve ser complementada por uma
verificagdo de tensdo maxima de compressao no betdo, efectuada para as combinagdes raras

de accobes

O valor desta tensao € limitado a 0.8 f,4, em que f,4 € o valor de calculo da tenséo de
rotura. A verificagdo em causa deve ser feita admitindo comportamento elastico perfeito dos
materiais e considerando a seccdo fendilhada consoante existam ou nao tensdes de tracgao
(calculadas em secc¢édo nao fendilhada) de valor superior ao valor f,, definido no artigo 16°.

A verificagdo deste Estado Limite foi dividida em duas fases distintas. Uma primeira
fase correspondente a fase de aplicagdo do pré-esforgo e uma segunda fase correspondente a
fase de servico da estrutura. Nos quadros que se seguem apresentam-se estas duas fases e

os resultados obtidos.

Tabela 11.8 — Verificagao aos Estados Limites de fendilhagao durante a fase de aplicagéo do

pré-esforgo.

Verificacdo do Estado Limite de Utilizagcao - Fase de Aplicacdo do Pré-esforgo

= MRaro O_Sup Sup Olnf inf
Seccéao (kN.m) (MPa) 0°" <0,8 fyq (MPa) (MPa) o <0,8fy (MPa)
1/2 vao | 2469,140625 | -7,323 -10,753

Tabela 11.9 — Verificagdo aos Estados Limites de fendilhagdo durante a fase de servico da

estrutura.

Verificagdo do Estado Limite de Utilizagao - Fase de Servigo da Estrutura

= MRaro 0_5up sup Ginf Inf
Secgéo (kN.m) (MPa) o " <0,8 f,y (MPa) (MPa) o <0,8f4 (MPa)
1/2véo| 4104,516 | -15,956 5,243

ESTADO LIMITE DE DEFORMACAO

De acordo com o artigo 72.2 do REBAP a verificagdo da seguranga em relagao aos

estados limites de deformacdo podera limitar-se a consideragao de um Estado Limite definido

por uma flecha igual a 4—(';0do vao para as combinagdes frequentes de acgbes. Assim,

determinou-se para a combinagao frequente de acgdes a flecha associada e posteriormente

comparou-se com o valor admissivel.
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4
(PFrequente - F)Equivalente Pré—Esforgo ) L
Oelastica = 384EI

Tabela 11.10 — Pardmetros necessarios para o célculo da flecha elastica na fase de servigo.

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica Durante a Fase Servigo

LViga (m) |XViga (m4) PFrequente (kN/m) F)equivalente Pré-Esforgo (kN/m) E (GPa)

35 2,12E-01 43,81 30,58 32

Tabela 11.11 — Verificacdo aos Estados Limites de deformacéao da estrutura.

Verificagdo de Seguranga aos Estados Limites de Deformagéao

6Frequente Aadmissivel — L/400 3 ) e
(mm) (mm) Verificagéo de Seguranga & < &

0,0381 0,0875

Verificam-se assim os Estado Limite de Utilizagdo para as secgdes condicionantes

estrutura e consequentemente de todas as secg¢des da estrutura.

da
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1.3 SoLucA0 EM VIGA DE ACO
11.3.1 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS E MATERIAIS UTILIZADOS

A Figura 11.12 ilustra a solugdo em viga de ago adoptada.

/M M
( nl

|

Vs 1200x307 Vs 1200x307

-—

2 B B 2
0,25 0,25
‘ 0,75 ‘ 2,00 0,75

=

|
T gl

Figura I11.12 - Secgao transversal da solugao em viga de aco.

De forma a obter o conforto dos utilizadores, reduzindo a percepgéao visual do desnivel
relativamente ao arruamento inferior, foi adoptada uma sobrelargura do tabuleiro com duas
faixas laterais de 0,25 cada, para o lado de fora dos guarda-corpos (Figura 11.12).

Os materiais utilizados nesta solugao sdo um pouco diferentes dos materiais utilizados
na solugdo em viga mista. Isto porque, nao faz qualquer sentido recorrer a uma viga metalica
com laje em betdo se pudermos em alternativa tirar partido da utilizagdo conjunta dos dois
materiais como acontece na solugdo mista. Entretanto, a solugdo em viga de Ago pode ser
atractiva do ponto de vista estrutural no caso de se reduzir o peso préprio da mesma, através
da adopgédo de um piso leve, por exemplo um piso em chapas de ago ou uma laje leve em

betdo, com preenchimento de blocos EPS (Isopor), solugdo adoptada no presente trabalho.

As caracteristicas da Laje Leve adoptada estéo ilustradas na Figura 11.13.
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Lajota de EPS (Isopor) (cm)
Altura (A) 7.0
-_\_\_‘_"‘—m-
intereixo = 30cm
wigota treligada
Largura (B) 24
Comprimento (C) 100 .
() 3 A-J / § 2
Aba de Encaixe 1 C D
H
(E) 2 E
B

Figura 11.13 - Caracteristicas geométricas da laje leve adoptada (fonte: www kilaje.com.br)

Dimensfties (cm)
F F 8.0
H E 8.4
o H a0
Comprimento maxima
da viga B.90 metros
Fesaimi 7,300 Ky
Classe do Betao da _
‘v’lga FI:K— 18 MPa
Ferragem da Armacao | Aco CA B0 nas Bitalas de 34 mma 8 0mm
Tipo de Enchimento Lajota de EF'S (Isopor)

Figura 11.14 - Caracteristicas geométricas da vigota e propriedades dos materiais

constituintes (fonte: www.kilaje.com.br)

Este tipo de solugdo apresenta as seguintes vantagens relativamente a laje tradicional

em Betdo Armado:

Eliminacao do tablado de madeira;
Reducédo do escoramento;

Armadura positiva montada na fabrica;

Lo S S

Maior rapidez na montagem da laje;
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Reducao do custo de mao-de-obra;
Menor consumo de Betao;

Facil transporte e manuseio;

& & & ¢

Inexisténcia de perdas por quebras;

Para além da laje leve, foi ainda utilizado o Ago estrutural. As caracteristicas do Ago

estrutural adoptadas encontram-se na Tabela 11.12.

Tabela 11.12 — Caracteristicas do material aco estrutural adoptado.

Caracteristicas do Material Estrutural S355
Processo de Classe do f, Coeficiente de E Yaco
Fabrico Aco (MPa) Poisson (MPa) (kN/m3)
Soldado S355 355 0,3 210000 78,5
11.3.2 ANALISE TRANSVERSAL

O dimensionamento transversal da laje de tabuleiro apresentou-se como uma tarefa de
facil resolugao uma vez que o fabricante deste tipo de produto apresentava um quadro resumo
dos vaos maximos (Tabela 11.13) que as lajes conseguem vencer em fungéo da sobrecarga tipo

e das condicoes de fronteira das mesmas.

Tabela 11.13 — Lajes com preenchimento de blocos EPS (fonte: www kilaje.com.br)

Peso préprio Apoio Simples Semi-Encastrada

Altura da (Kgfim?)

laje (cm) Sobrecargas (Kgf/m?)

EPS (Isopor) | 100 | 200 | 350 | 500 |1000| 100 | 200 | 350 | 500 | 1000

12 188 470 |4.20 | 3.80 | 3.60 | 2.90 |6,40 | 5.70 | 5.20 | 4.90 | 3.30

Tal como é possivel constatar do quadro acima apresentado, para lajes com
sobrecargas de utilizagdo compreendidas entre 3,50 kN/m? e 5,00 kN/m? (no presente caso
tem-se uma sobrecarga de utilizagdo da ordem dos 4,00 kN/mZ), 0 VA0 maximo que as mesmas
conseguem vencer, considerando o caso mais desfavoravel que corresponde ao caso em que
a laje se encontra simplesmente apoiada, situa-se no intervalo [3,60;3,80] [m]. No presente
caso, tal como é possivel constatar da Figura 11.12, a laje apresenta um vdo maximo de 2,2
metros entre vigas principais e as condi¢des de fronteira da mesma aproximam-se mais do
caso de laje semi-encastrada, pelo que, é de concluir que é possivel conceber a mesma com

uma altura de 12 cm, cujo peso proprio é 1,84kN/m?.

De facto, se observarmos com atengdo o quadro 11.13 concluimos que a altura da laje
adoptada é excessiva. Para vencer o vdo em causa poder-se ia recorrer a uma laje menos
espessa. No entanto, o fabricante em causa ndo possuia lajes deste tipo com espessuras

inferiores, razao pela qual se adoptou esta solugéo.
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EsTApo LiMiITES ULTIMOS/ESTADOS LIMITES DE UTILIZACAO

Admitiu-se que tanto os Estados Limites Ultimos como os Estados Limites de Utilizagao
relativos a analise transversal do tabuleiro se encontram automaticamente verificados. Uma
das grandes vantagens da utilizagdo de solugbes pré-fabricadas € o facto destas solugdes ja

entrarem em linha de conta com estes estados para a concepcao final da solugéo.

11.3.3 ANALISE LONGITUDINAL

Para a analise longitudinal do Tabuleiro foi adoptado um modelo em viga simplesmente

apoiada (Figura 11.15) sujeita as cargas da Tabela 11.14.

Carga Permanente = 9,01 kN/m

Sobrecarga =7,67 kN/m

T
T

|
T

35 metros

Figura 11.15 — Esquema estrutural adoptado para a analise longitudinal da viga de aco

Tabela 11.14 — Cargas actuantes ao nivel de cada uma das vigas do tabuleiro.

Cargas por Unidade de

Elementos do Tabuleiro Comprimento (kN/m)

Peso Proprio da Laje (PP e ) 3,23
Guarda-Corpos 0,80
Peso Proprio do Revestimento (PP.ey) 1,75
Peso Proprio Vigas Principais (PP.yigas) 3,07

Peso Préprio Contraventamentos
0,16

(PP-Contr)

Sobrecarga de Utilizagéo (S.C) 7,67

No caso da analise longitudinal da viga de aco, foi efectuada uma analise rigorosa da
distribuigdo transversal cargas através do programa de calculo automatico SAP2000. Tal como
€ possivel constatar, a parcela absorvida por cada viga nao difere substancialmente da obtida
considerando uma distribuicdo uniforme da sobrecarga na secgéo transversal. Admitiu-se o
cenario mais desfavoravel, ou seja, considerou-se que a sobrecarga actua na totalidade da

largura da seccao transversal, algo que na realidade nao se verifica (ver figuras 1.2 e 11.12).
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A determinagéo dos Perfis de Ago a adoptar para a secgao transversal foi elaborada
mediante a verificagdo de Seguranca em relagdo aos Estados Limites Ultimos de Flexdo e
Esforgo transverso e aos Estados Limites de Deformacgéo, preconizados no Eurocddigo 3. De
salientar que todo este processo levado a cabo de forma automatizada através de planilhas
electronicas teve como grande objectivo a maximizacdo das caracteristicas geométricas da

solugao transversal.

As caracteristicas geométricas dos perfis metalicos adoptados para a secgao

transversal do tabuleiro encontram-se na Tabela 11.15.

Tabela II.15 — Caracteristicas dos perfis adoptados para a seccao transversal.

Perfil Massa | Area Wiy Wely ly I, iy i Iy
Adoptado | (kN/m) | (mm?) (m®) (m®) (m*) (m*) (m) (m) (m*)
VS1200 x 1,96E- | 1,81E- 4,78E- | 526E- | 1,11E- | 9,70E-

307 3,073 | 39150 02 o2 | 1O8E-02] oy 01 01 06

VERIFICACAO A0S ESTADOS LIMITES ULTIMOS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO

Apresentam-se de seguida os critérios de projecto utilizados (Eurocédigo 3).

Para a verificagdo dos Estados Limites Ultimos de esforco transverso, é necessario que
o valor do esforgo transverso actuante de calculo seja menor ou igual que o esforgo transverso

resistente de calculo:

Vsd SVpl,rd

Onde:

Vyird— Valor da resisténcia plastica ao corte, dada por:

A1,

V =
pl,rd
V3.7mo0

Em que:

Ymo = 1,1;

A, — Area de corte. Para Perfis em | soldados a area de corte é dada pela seguinte expressao:
A =¥(dt,)

d — Atura da alma da secgéo;

tw — Espessura da alma da seccao
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No que diz respeito aos Estados Limite Ultimos de flexdo é necessario que o momento
actuante de calculo, calculado para a combinagdo fundamental de acgdes, preconizada no

artigo 9 do RSA, seja menor ou igual que o momento resistente de calculo.

Msd SMrd

Qualquer que seja o perfil adoptado para a secgéo transversal, esta sera sempre uma
seccao muito esbelta, pelo que o valor de M,4, ndo é mais do que a resisténcia da seccgao
transversal a fendbmenos de encurvadura global. Os fendmenos de instabilidade global que

podem ocorrer numa barra sao:

4+ Encurvadura por Flexdo (varejamento) - quando actua esforgco axial de
compressao;
4+ Encurvadura Lateral por Flexado-Tor¢do (bambeamento) - quando actua

momento flector em torno do eixo de maior inércia.

No presente caso, uma vez que a solugdo na direccdo longitudinal é simplesmente
apoiada e o carregamento é transversal a mesma, o “Unico” esfor¢o que vai actuar na estrutura
resulta da flexdo da mesma em torno da maior inércia. Assim, o fendmeno de instabilidade

global associado a estrutura € o fendmeno de encurvadura lateral por flexdo-torgao.

Para além do conhecimento da combinagcao de esforcos actuantes, € necessario
conhecer os pontos de travamento da estrutura, isto &, a localizagdo das secgbes intermédias
onde se impedem os deslocamentos relevantes para o fendmeno em analise - definicdo do
comportamento livre. Deste modo, foram adoptados travamentos distanciados de 5 em 5
metros no caso das solugdes associadas aos vaos de 20 e 30 metros e uma distancia de 5,5

metros no caso da solugao associada ao vao de 27,5 metros.

A resisténcia a encurvadura lateral por Flexao-Torgcdo é calculada de acordo com a

expressao 5.48 do Eurocodigo 3:

ZLT/BWWpI,y fy
Mb,rd = y
M1

Onde,
W1,y — Modulo de Flex&o plastico em torno do eixo de maior inércia;

ym1 — Factor de seguranga parcial que deve ser tomado com o valor de 1,1 qualquer

que seja a classe da secc¢ao;
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ﬂN= Vvel,y
Wpl,y
We

ply

1, sec¢Bes classe 1 ou 2

, seccOes classe 3

ff <
Y seccBes classe 4

Wiy — Modulo de Flex&o Elastico em torno do eixo do maior inércia;

Wesry — Modulo de Flex&o Efectivo em torno do eixo de maior inércia.

Assim, o primeiro parametro a determinar é a classificagdo da secgao. A classificacao

de uma seccgao transversal faz-se classificando individualmente os seus elementos (paredes)

comprimidos, através das Tabelas 5.3.i do Eurocédigo 3, reproduzida na Figura 11.16, e a partir

dos diagramas de tensdes actuantes.

Classificagio da Seccao

ol Alma sujeita ol Banzo sujeito a
asse a Flexao asse Compressio
Distribuigdo de oy Distribuicdo de

Tensdes no q Tensdes na _
elementn k1 elemento A _
(compressdo I; (compressdo :4:—1.
Fositiva) v Fasitiva) ¢
Classe 1 (hyfd) = 72e Classe 1 (cfty) = 10s
Classe 2 (hyfd) < 83¢ Classe 2 (o) < e
Distribuigio de Ty Distribuigdo de
Tensdes no Tensdes no _ +
elemento h elerento - _
(compressao — (compressao :—1:—1-
Positiva) Ty Positiva) ¢
Classe 3 (hefd) < 124¢ Classe 3 (o) < 15z

hy - altura livre da alma

c - comprimento do banzo saliente

d - espessura da alma
ty - espessura do banzo

Figura 11.16 — Reproducéo das Tabelas 5.3.i do Eurocddigo 3 — Classificagdo dos

elementos comprimidos do perfil metalico em relagdo a encurvadura local.

Tal como é possivel constatar da figura acima apresentada, a classificagdo dos

elementos comprimidos faz-se com base na esbelteza dos mesmos e envolve o parametro
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adimensional &= /2:—5 . A classificagdo da secgdo depende ainda do processo de fabrico do
y
perfil.
.. A classe do perfil metélico é a maior das classes dos seus elementos comprimidos.

Uma vez determinada a classe do perfil, esta-se agora em condi¢gdes de determinar os

restantes paradmetros patentes na expressdo do momento flector resistente.

XLt — Factor de redugéo a encurvadura lateral por flexdo-tor¢cdo. O valor de ., pode

ser determinado de acordo com a expressao 5.49 do Eurocédigo3, dada por:

1

[ e 2]DS,Mascomoéc’>bvi0)(LTs1,0
dir +lpr — A

AT =

Na qual:
b1 = 0,5[1 +ou7.(ALT =0.2) +ZLT2]

o.t — Factor de imperfeicdo. Para perfis soldados o factor de imperfeicdo toma o valor
de o1 =0,21;

O valor de A1 é determinado de acordo com a seguinte express&o:

ELT _ {ﬂwvl\\//lpl,y fy :|[,5\N]0'5

cr

No caso de vigas uniformes, simétricas em torno do eixo de menor inércia, que flectem
em torno do eixo de maior inércia, o valor do momento Elastico Critico associado ao fenémeno

de encurvadura lateral por Flexdo-Tor¢&o é dado pela formula geral (Anexo F do EC3):

0,5

2 2
Cor Bl ke lu [ (KOG (0 7 2| —(€,2,-CiZ))

M, =———2J| (—
T (KL)? (kw) I,  #2El,

L — Comprimento da Viga ou Segmento (Comprimento livre. No presente caso este

valor refere-se a distancia entre os contraventamentos da viga principal).

i — Inércia de Torgdo da Viga (=J). Para secgbes de parede fina aberta

I, :%;bitﬁ [m“]
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I, — Constante de Empenamento (=1 ). Para o caso de secgdes bi-simétricas o valor
da constante de empenamento é dado pela seguinte expresséo: 1, =0,5.(1-0,5)I Z.hgz, em que

hy refere-se a distancia entre os centros de corte dos banzos.

K (KL) — Coeficiente de encurvadura associado a flexdo em torno do eixo de menor

inércia. Adoptou-se a unidade como valor conservativo para K.

K. — Coeficiente que traduz o grau de impedimento ao empenamento nas secgdes

extremas da viga. Conservadoramente, adoptou-se K,, = 1,0.

Zy— E a distancia entre o ponto de aplicacdo da carga e o centro de corte da seccéo.

Admitiu-se por hipétese que a carga transversal estava aplicada na face superior do banzo.

Z; — Traduz a influéncia da diferenga de geometria entre o banzo comprimido e o banzo

traccionado, No presente caso Z;= 0.

C4,C,,C; — Coeficientes cujos valores dependem da forma do diagrama de momentos
actuantes no segmento de viga e do coeficiente de encurvadura K. O valor destes coeficientes

é retirado da Tabela F.1.2 do Anexo F do Eurocddigo3.

Uma vez apresentada a metodologia a seguir, foi montada uma folha de calculo em
Excel cujo principal objectivo consistiu na Optimizacao das caracteristicas geométricas da

seccao. As verificagdes realizadas estao resumidas na Tabela 11.16 para o perfil seleccionado.

Tabela 11.16 — Verificacdo aos Estados Limites Ultimos de flexdo e esforco transverso na

secgao critica

Esforgos E. Cortante | Verificagao Interacgéo ERn ecsui?\igii?a Verificagdo
~ Actuantes Resistente Seguranca M-V Segurancga
Solucéao Lateral
Adoptada
Msd Vsd Vpl,rd Mb,rd
kN.m)| (kN) | (kN) Vso <Via | Vaa<0.5Voya | (oNim) | Moro™ Msa
VS Nao ha
1200 x [3590,9|410,4 2012,6 = 4455,8
307 Interacgéo

VERIFICACAO AC3 =STADOS LIMITES UTILIZAGAO

De acordo com o Eurocddigo 3 os Estados Limites de Servigo a considerar para

estruturas de aco sao:

4+ Deformagbes ou Deflexdes que possam afectar a aparéncia da estrutura ou o uso
da estrutura;
+ Vibracdo, oscilacbes ou deslocamentos que possam causar desconforto aos

utilizadores ou danificar a estrutura;
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+ Deformagbes ou deflexdes, vibragbes, oscilagbes ou deslocamentos que possam

danificar os acabamentos ou elementos secundarios da estrutura;

De forma a evitar exceder estes valores é necessario limitar as deformacodes, as
deflexdes e as vibragbes. Exceptuando os casos em que os limites admissiveis sdo acordados
entre o Dono de Obra, o Projectista e as autoridades competentes, devem-se aplicar os limites

preconizados no Eurocédigo3.

EsTADOSs LIMITES DE DEFORMACAQ

As estruturas de aco e os seus componentes, devem ser dimensionados de tal forma
que as deformagdes estejam dentro dos limites considerados apropriados para o uso e

ocupacéao para o qual a estrutura foi concebida.

A deformag¢do maxima de uma viga simplesmente apoiada é calculada de acordo com

a seguinte expresséao:

Omax =01 +6, =9,

Onde:

Omax — Flecha no estado final relativamente a linha recta que une os apoios;

0o — Contra flecha da viga no estado nao carregado (estado zero);

0, — Variagao da flecha devido as acg¢des permanentes imediatamente apds a sua aplicagdo
(estado 1);

0, — Variagao da flecha da viga devido as acgdes variaveis acrescida de deformacgdes diferidas

devidas as acc¢des Permanentes, (estado 2).

0 - A
01 7400
U 0s Orix
@ 1

Figura 11.17 — Deformacgao vertical a ser considerada nos estados limites de utilizagdo

Os limites recomendados para a verificagcdo aos Estados Limites de Utilizacao
apresentam-se na Tabela 4.1 do Eurocédigo3. De referir que estes limites dizem respeito a

deformagbes admissiveis em edificios, no entanto, como nao existe qualquer mengéao a limites
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a aplicar a Pontes, recorreu-se a estes valores. Utilizou-se o limite que se aplica aos

pavimentos em gerais, ou seja, Omax < FL() [m], para a combinagéao rara de acgdes.

Ainda no capitulo relativo aos Estados Limite de Utilizagdo, o Eurocédigo 3 faz mencgéo
aos efeitos dindmicos que as sobrecargas possam produzir sobre uma determinada estrutura.
De acordo com o mesmo os efeitos dinAmicos a considerar no Estado Limite de Utilizagao sao

as vibragdes e oscilagdes provocadas por ressonancia humana.

Pode ler-se no ponto 4.3.2 do Eurocédigo 3 as medidas a tomar para controlar os

efeitos dindmicos sobre estruturas acessiveis ao publico:

(1) “A oscilagdo e a vibragdo das estruturas sobre as quais o publico pode passar

devem ser limitadas de forma a evitar desconforto aos utentes.”

(2)” No caso de pavimentos em que as pessoas circulem com frequéncia, como
pavimentos de habitagdes, escritérios e instalagdes semelhantes, a frequéncia prépria minima
do pavimento ndo deve ser inferior a 3 ciclos/segundo. Esta condigdo considerar-se-a satisfeita
se o deslocamento total instantaneo &, + ®, (calculado usando a combinagéo frequente) for
inferior a 28 mm. Estes limites podem ser menos severos quando os valores de amortecimento

elevados o justifiquem.”

A Tabela 11.17 sintetiza os passos seguidos e os limites adoptados para a verificagdo

aos estados limites de utilizagao.

Tabela 11.17 — Verificagao de seguranga aos Estados Limites de Utilizag&o.

Verificagdo de Seguranga aos Estados Limites de Utilizagao

Perfil Sraro | Orare ™ V. Segurancga Stroquente | Ofrequente | V.Seguranga
Adoptado | (mm) | (mm) oFred<g2dm (mm) (mm) o <M
VS Nao Verifica a
1200 x 307 11441 140,0 69,0 28,0 Seguranca

Tal como é possivel constatar esta solugédo verifica os Estados Limites de Utilizagao
quando o Limite de deformagao é L/250. No entanto, 0 mesmo nao se passa quando o limite é
28mm. Considera-se este valor (assumindo a ultima frase do ponto (2) acima transcrito)
demasiado severo/conservador, pelo que, deve ser tomado apenas como um valor de

referéncia.

57



1.4 SoLucAo EM VIGA MISTA ACO-BETAOQ
11.4.1 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS E MATERIAIS UTILIZADOS

A construgdo em viga mista, caracteriza-se por possuir elementos estruturais com
seccao mista, isto é, secgbes resistentes em que o ago e o betdo estéo ligados e trabalham

solidariamente, obtendo-se elementos estruturais com comportamento diferente dos materiais

individuais.
A Figura 11.18 ilustra a solugdo em viga mista aco-betdo adoptada.

N

Vs 1200x221 Vs 1200x221 o

0,75 2,00 } ‘

Figura 11.18 - Seccgéao transversal da solugdo em viga mista ago-betéo.

Tal como foi referido anteriormente, a grande diferenca entre os materiais adoptados
na solugdo em viga de ago e na solugédo em Viga Mista reside precisamente no tabuleiro.
Enquanto na solugdo em viga de aco foi adoptado um piso leve, no caso da solugdo em viga
mista foi adoptado um tabuleiro em betdo que nos permitisse tirar partido da interacgéo entre
os dois materiais. No que diz respeito as caracteristicas do betdo e dos vardes de aco,
adoptados, estas sdo exactamente as mesmas que foram apresentadas na Tabela 11.2. Em
relacdo as caracteristicas do aco estrutural adoptado estas sao as apresentadas na Tabela

11.12.
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Caracteristicas do Conector Adoptado

Capacidade de

ty I Uz ts K h fu Defarrmacio
(mmj [ (mm) | (mm) | {mmj | (mm) | (mm) | (Mpa) Conectores
16,0 0.0 3,7 21,0 a0 7.0 a00 Conector Ductil

Figura 11.19 — Caracteristicas e Propriedades do conector tipo adoptado (fonte: “folhas de apoio

a cadeira de Metalicas e Mistas, IST)

11.4.2 ANALISE TRANSVERSAL

A analise transversal da Laje de tabuleiro ndo foi efectuada de forma a nao tornar o
trabalho demasiado exaustivo. A metodologia a seguir para a analise transversal do tabuleiro
seria exactamente a mesma seguida para a solugdo em betdo armado pré-esfor¢ado,

modificando como é ébvio, as condi¢des de fronteira do problema.

11.4.3 ANALISE LONGITUDINAL

De acordo com o ponto 4.1.2 e 5.2 do Eurocdédigo 4 as vigas Mistas devem ser

verificadas quanto:

A resisténcia das secges transversais criticas;
A resisténcia a encurvadura Lateral;

A resisténcia ao corte longitudinal;

- - + ¥

Deformacoes.

A determinagdo das caracteristicas dos Perfis de Ago a adoptar para a secgao
transversal foi efectuada mediante a verificagdo conjunta de todos os itens acima
apresentados. A verificagdo da resisténcia da seccao transversal foi dividida em duas fases
distintas. Uma correspondente a fase de servigo da estrutura, ou seja, a fase em que os dois
materiais funcionam em conjunto e a outra a fase em que o betdo ainda n&o ganhou presa e

por conseguinte o perfil metalico resiste isoladamente as acgoes.

Uma vez mais, todo este processo foi levado a cabo por meio de planilhas electréonicas

com o objectivo de optimizar as caracteristicas geométricas da solugéo transversal.

As caracteristicas geométricas dos perfis metadlicos adoptados para a secgéo

transversal do tabuleiro encontram-se na Tabela 11.18.
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Tabela 11.18 — Caracteristicas geométricas dos perfis metalicos adoptados

Perfil Massa | Area

=2

Iy

Iz

2 3Y 3Y Iy4 l2 4 4
Adoptado | (kN/m) | (mm®) (m~) (m~) (m™) (m™) (m) (m) (m™)
20(\)/31221 2,209 | 28140 | 1,33E-02 |1,20E-02 | 7,21E-03 | 2,89E-04 | 5,06E-01 | 1,01E-01 | 2,39E-06

VERIFICACAO A0S EsTADOS LIMITES ULTIMOS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO

— FASE EM QUE O BETAOQ AINDA NAO ADQUIRIU PRESA — FASE CONSTRUTIVA

Para a analise longitudinal do Tabuleiro, durante a fase em que o betdo nado adquiriu

resisténcia suficiente, foi adoptado um modelo em viga simplesmente apoiada (Figura 11.20)

sujeita as cargas da Tabela 11.19

Carga Permanente = 6,58 kN/m

Sobrecarga = 1,85 kN/m

.

32 metros

T

|
T

Figura 11.20 — Esquema estrutural adoptado para a analise longitudinal da viga mista

durante a fase construtiva.

Também no caso da viga mista, foi efectuada uma analise rigorosa da distribuigao

transversal de cargas mediante a utilizagdo do programa de calculo automatico SAP2000. De

realcar, que os resultados obtidos, uma vez mais, ndo diferem substancialmente dos obtidos

considerando uma distribuicdo uniforme da sobrecarga. Admitiu-se, de acordo com o artigo 41

do RSA, que durante a fase construtiva da estrutura actua, uma sobrecarga construtiva de 1,0

kN/m?.
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Tabela 11.19 — Cargas actuantes ao nivel de cada uma das vigas do tabuleiro durante a fase

construtiva

Elementos do Tabuleiro Cargas por Unic(ilzg;amd)e Comprimento
Peso Proprio da Laje (PP jse) 4,37
Guarda-Corpos -
Viga de Bordadura -
Peso Proprio do Revestimento (PP.re) -
Peso Préprio Vigas Principais (PP.igas) 2,21
Sobrecarga de Utilizagao (S.C) 1,85

Durante esta fase da vida da estrutura,

0 betdo ainda ndo adquiriu resisténcia

suficiente, pelo que, todas as acgbes a que a estrutura vai estar sujeita, serdo resistidas

isoladamente pelo perfil metalico, ou seja, durante esta fase a solugdo em viga mista vai-se

comportar de acordo com o descrito para a solugdo em Viga de Aco.

Assim, tudo o que foi descrito anteriormente para a solugdo em Viga de Ago é valido

nesta fase da vida da estrutura. As verificagdes levadas a cabo nesta fase da vida da estrutura

encontram-se nos quadros que se seguem.

Tabela 11.20 — Verificagdo aos Estados Limites Ultimos de flexdo e esforco transverso na

seccao critica durante a fase construtiva.

Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao ;1 ecsuiitligzi; Verificagdo
Solucdo Actuantes Resistente | Seguranca M-V Lateral Seguranga
Adoptada
M \% V M
k)| &Ny | KNy | VeeSVio | Vss=O8Voy | ggmy | Mor> Mg
VS Nao ha
1200 x 221 1722,6 | 196,9 2133,2 Interacgéo 2857,6

61




VERIFICACAO DA RESISTENCIA DA SECCAO TRANSVERSAL CRITICA — FASE DE
SERVICO

O esquema estrutural adoptado durante a fase de servigo da estrutura, bem como as

cargas aplicadas a mesma, apresentam-se respectivamente na Figura I1.21 e Tabela I1.21.

Carga Permanente = 10,26 kN/m

Sobrecarga = 7,38 kN/m

35 metros

Figura 11.21 — Esquema estrutural adoptado para a analise longitudinal da viga mista

durante a fase de servigo da estrutura.

Tabela 11.21 — Cargas actuantes ao nivel de cada uma das vigas do tabuleiro durante a fase de

servigo da estrutura.

Elementos do Tabuleiro Cargas por Unic(jl:(aNd/emd)e Comprimento
Peso Proprio da Laje (PP 4e) 4,37
Guarda-Corpos 0,80
Viga de Bordadura 1,13
Peso Proprio do Revestimento (PP.ey) 1,75
Peso Proprio Vigas Principais (PP..igas) 2,21
Sobrecarga de Utilizagao (S.C) 7,38

Para a verificagdo de segurancga da secgéo mista, € necessario que o esforgos actuantes

sejam menores ou iguais que os esforgos resistentes da secgédo, ou seja:

Vsd SVrd e Msd SMrd

Relativamente ao esforco de corte resistente, o valor deste é dado pela mesma
expressao utilizada para o caso da viga de aco, uma vez que quem resiste ao esforgo cortante

€ a alma do perfil de acgo.

Apresentam-se de seguida os critérios de projecto utilizados (Eurocédigo 4).
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Para determinar a resisténcia a flexdo de uma seccao mista, é necessario determinar a
parcela de betdo que efectivamente contribui para a resisténcia da secgéo, isto &, é necessario
determinar as propriedades efectivas da mesma.

A flexibilidade de um banzo em corte no seu plano (“Shear Lag”) deve ser tida em
conta por meio da utilizagdo de uma largura efectiva. De acordo com o Eurocédigo 4 “a largura
efectiva total by do banzo de betdo associada a cada alma de ago deve ser considerada como

a soma das larguras efectivas b, da parte do banzo de cada lado do eixo médio da alma de ago

, . . . I ~
(figura abaixo). A largura efectiva de cada parte deve ser considerada como b, :%mas nao

superior a b.
beff
bel L be2
/‘
Z Z
L b1l b1 L b2
A A
Lo= 0,25 (L1+L2) 0,25 (L2+L3) 1,5L4 mas < L4+0,5L3
|
LO= 0,8L1 L L 0,7L2 L L 0,8 L3-0,3L4 L
A A A A A
mas >0,7L3
L1 L2 L3 L4

Figura 11.22 — VVdos equivalentes, para a determinacdo da largura efectiva de uma banzo

de betao

b — A largura real deve ser considerada como metade da distancia entre almas adjacentes,
medida a meia altura do banzo de betdo, com excepgédo de um bordo livre em que a largura

real é a distancia entre alma e o bordo livre.

L, — Distancia entre pontos de momento flector nulo. No presente caso, uma vez que a viga se

encontra simplesmente apoiada Lo = L.

L = 33 =4.375m

by =miny & 8 595 = by =1.75metros
be, +be, =0.625 +'T =1.75m

O valor de calculo da resisténcia a flexdo pode ser determinado por meio da teoria
plastica apenas no caso de secgdes mistas efectivas da classe 1 ou da classe 2 enquanto que

o dimensionamento elastico pode ser aplicado a secgdes transversais de qualquer classe.
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No calculo do momento flector resistente foram admitidas as seguintes hipoteses:

+ A resisténcia a tracgao do betao é desprezada;

+ As secgles transversais planas das partes de aco estrutural e de betdo armado

da viga mista mantém-se planas.

Assim, tornou-se necessario determinar qual a classe da secc¢do. Para tal efeito

admitiu-se a priori que a secg¢do mista pertencia a classe 1 ou a classe 2 e posteriormente,

mediante a posigao da linha neutra corroborou-se ou nao a hipoétese inicialmente admitida. Em

caso afirmativo calculou-se 0 momento resistente plastico de acordo com o exposto no ponto

4.4.1.2 do Eurocédigo 4, cuja metodologia se apresenta em seguida. Em caso negativo

determina-se 0 momento resistente elastico tal como descrito no ponto 4.4.1.4 do mesmo

documento, reproduzido na Tabela 11.22. Toda a metodologia é exposta em seguida:

beff
“a A <7 " LN
hc 4 .
4 J LN2
LN3
h LNa
tw
I
—
HL—(

f
R, = by n;.0,85. —% -

c

Resisténcia

Betao;

f
R¢ =bt; 5—y - Resisténcia do banzo;
a

R, =R —2R; - Resisténcia da Alma.

Figura 11.23 — Hipéteses para a posigéo da linha neutra

Tabela I1.22 — Tipo de dimensionamento a aplicar a secgao mista e consequente

momento flector resistente.

Equilibrio de | Linha Tipo de Momento Plastico Resistente M4
Forgas Neutra | Dimensionamento (kN.m)
Dimensionamento h R
R, >R = lon = Ry| Lt hy(1-—3
e” N x=LNs Plastico Moo R{z +hed 2R, )}
Dimensionamento h he
R, =R = Mg =R+
¢ X=LN; Plastico pl.rd {2 i)
Dimensionamento h h, (Ry-R¢)’
= M, 4 =R —+R, —S—~—35 ¢/
Ru<Rc <Rs | X=LNs Plastico e =Re R = U
R h+h
Ry>R; <R, [Xx=LN4 (a) Merd =1L11M ply,rd (l—R—°)+ R ( 5 )
S

do

- Resisténcia do perfil metalico;
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(a) - No caso da Linha neutra se encontrar na posi¢cao 4 € necessario, determinar
com rigor a classe do perfil de ago tal como descrito no ponto 4.3.1 do Eurocddigo 4. Caso este
seja da classe 1, da classe 2, ou esteja em consonancia com o exposto no ponto 4.3.3.1. (3) do
Eurocédigo 4 o valor do momento resistente € o correspondente a férmula que se apresenta.
Caso contrario, é porque a hipétese inicialmente admitida ndo é valida e portanto é necessario

recorrer a um dimensionamento elastico da secgao mista.

As propriedades elasticas de uma secgao transversal mista devem ser expressas
como as de uma secgao transversal de ago equivalente, dividindo a contribuicdo do elemento
de betdo por um coeficiente de homogeneizagao, n, dado pela relagdo entre os modulos de
elasticidade dos dois materiais. Uma vez homogeneizada a secc¢éo, a determinagao da posigao
da linha neutra elastica é de facil resolugao, uma vez que a soma dos momentos estaticos em
relagdo ao centro de gravidade da secgdo mista homogeneizada € nulo. Posteriormente
determina-se o momento de inércia da sec¢gdo homogeneizada e consequentemente o valor do
momento flector resistente da secgdo mista. Toda a metodologia adoptada para a
determinacdo do momento resistente da seccédo é apresentada na Tabela 11.23 e na Figura
11.24.

Tabela 11.23 - Momento de inércia e consequente momento flector resistente em funcao da

posicao da linha neutra elastica.

Linha . . 4 Momento Flector
Neutra Momento de Inércia Equivalente (m”™) Resistente (kN.m)
fed leg N
be he® bt h,” h h . X
X, >h | Zffc , Zeff e __c R 2 | min €
e c on + - (X, 2)+IS+AS(hC+2 Xe) fyleg
h. + h - X,
fed legN
Dest Xe3 h ) . X e
Xe<h s A D= X min .
h. + h - X,
beff/n
hel LN
h L\
tw
1 — [ 'tf
_—bﬂ

Figura 11.24 — Hipdteses para a posigao da linha neutra elastica
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Tabela I1.24 - Verificagdo aos Estados Limites Ultimos de flexdo e de esforco transverso

durante a fase de servico da estrutura.

Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao Rg‘ji‘?éigga Verificagao
Secca Actuantes Resistente | Seguranca M-V ~ Seguranga
/\791‘60 da Secgéo
ista
Msq A Vpl,rd Mvi,rd .
(kN.m) | (kN) | (kN) Vsa Vi | Vea=08Vyea |y | Muira < Msq
VS Nao ha
1200 x 221 3681,4 [420,7| 2056,9 Interaccéo 5138,3

VERIFICAGAO DA RESISTENCIA A ENCURVADURA LATERAL - FASE DE SERVICO

De acordo com o ponto 4.6.1 do Eurocdédigo 4 um banzo que esteja ligado a uma laje
de betdo ou mista por meio de conexdo de corte, pode ser considerado como sendo
lateralmente estavel se a largura total da laje nao for inferior a altura do elemento de ago. No
presente caso, a largura de betédo é bz = 1,75 metros, valor superior a altura do perfil metalico
adoptado, h=1,2 metros, pelo que durante fase de servigo nao existe qualquer tipo de problema

associado aos fendbmenos mencionados.

VERIFICACAO AO CORTE LONGITUDINAL - FASE DE SERVICO

Devem colocar-se conectores de corte e armaduras transversais em todo o
comprimento da viga de modo a transmitir o esforgo transverso longitudinal entre a laje de
betdo e a viga de ago no estado limite ultimo, ignorando o efeito da aderéncia natural entre

ambos.

O numero de conectores a adoptar deve ser pelo menos igual ao valor de calculo do
esforgo de corte longitudinal, determinado de acordo com o ponto 6.2 do Eurocédigo 4, dividido
pela resisténcia de calculo de um conector, P4, determinada de acordo com o ponto 6.3 ou 6.5
do mesmo documento. Em seguida apresenta-se um quadro sintese com todas a verificagbes
efectuadas.

Superficie S+
‘ 4 - <74\ 4 <
4 < |
4 v
| jSuperfl'cie S2
-

Figura 11.25 — Superficies de Rotura a considerar no calculo da armadura transversal da laje
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Tabela 11.25 — quadro sintese com o numero de conectores, espagamento e armadura

transversal adoptados.

Superficie de Rotura S; Superficie de Rotura S,

Afastamento N°

(ar) Conectores Vsd Vg Verificagdo | Armadura Vg Verificagdo | Armadura
Adoptado Adoptados (kN/m) [ (kN/m) | Seguranca (cm?/m) (KN/m) | Seguranga (cm?/m)

(mm)

Nao
600 58 96,9 83,3 Verifica 0,20 143,08 -
Seguranca

Encontra-se assim verificada a seguranca em relagdo aos Estados Limites Ultimos da

secgao condicionante e por conseguinte, de todas as sec¢des da estrutura.

EsTADOS LIMITES DE UTILIZACAO

EsTADOS LIMITES DE DEFORMACAOQ

As deformagbes ndo devem afectar desfavoravelmente a utilizacdo, eficacia ou o
aspecto da estrutura. Os elementos mistos devem ser dimensionados de modo que as flechas

das vigas se mantenham dentro dos limites aceitaveis.

As flechas devidas a cargas aplicadas unicamente ao perfil metalico devem ser
calculadas de acordo com o preconizado no Eurocédigo 3, tal como evidenciado anteriormente
no caso da viga de aco. Inclui-se nesta parcela da flecha elastica a fase construtiva da viga

mista, isto é, a fase em que o perfil metalico resiste isoladamente.

As flechas devidas a cargas aplicadas ao elemento misto devem ser calculadas

adoptando uma analise elastica.

Assim, a flecha elastica da secgéo mista é expressa através da seguinte expressao:

5pL* .\ 5p,L*
384E|Viga.At;o 384'E|VigaMista

o= 5Ago +0s wista =

Em que:

lviga de ago— IN€rcia do perfil metalico;

lviga mista — INércia da sec¢cdo mista homogeneizada;

P, — Parcela da carga que é resistida isoladamente pelo perfil metalico;

P, - Parcela da carga que é resistida pela sec¢do mista.
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No que diz respeito aos limites admissiveis a adoptar, o Eurocédigo 4, néo faz qualquer

mengao remetendo para o Eurocddigo 3 tal tarefa. Assim, utilizou-se o limite que se aplica aos

: . . L o ~
pavimentos em gerais, ou seja, Omax < 350 [m], para a combinagéao rara de acgdes.

Na Tabela 11.26 apresenta-se a verificagdo aos Estados Limites de deformacgéo do perfil

seleccionado.

Tabela 11.26 — Verificagdo de seguranca aos Estados Limites de deformagéo.

Verificagdo de Seguranca aos Estados Limites de Deformagéo

Secgéo 6raro 6raro}-\dm V. Seguranga 6frequente 6frequenteadm V.Seguranga
Mista (mm) | (mm) 5Fred <M (mm) (mm) oFred <5
VS Nao Verifica a
1200 x 221 135,58 | 140,0 82,81 28,0 Seguranca

Uma vez mais, a seguranga em relagao aos estados limites de deformagéo encontra-se
satisfeita no caso de o limite admissivel ser L/250, o0 mesmo néao verificando quando o limite é
28mm. Tal como no caso da solugao de ago, considera-se este valor demasiado penoso, pelo

que apenas deve ser tomado como valor de referéncia.

EsTADOS LIMITES DE FENDILHACAO

A fendilhagdo deve ser reduzida a um nivel que n&o prejudique o adequado
funcionamento e a durabilidade da estrutura ou que torne inaceitavel o seu aspecto. A
fendilhacao é praticamente inevitavel nos casos em que os elementos de betdo armado das
vigas mistas estao sujeitos a esfor¢os de trac¢do. De acordo com o ponto 5.3 do Eurocédigo 4
a verificacdo deste Estado Limite passa pela determinagédo do calculo da largura de fendas e
posterior comparagdo com os valores preconizados no artigo 4.4.2.4 do Eurocédigo 2. Nesta
fase do Estudo prévio admitiu-se que o controlo da largura de fendas foi efectuado mediante a
adopgéo da armadura minima (5.3.2 Eurocédigo 4), bem como adopgédo do espagamento e

didmetros de vardes (preconizados nos quadros 5.1 e 5.2 respectivamente no Eurocédigo 4).
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11.5 PROPRIEDADES DINAMICAS DAS PASSARELAS

Se um sistema estrutural € composto por varias massas que correspondem a outros
tantos graus de liberdade, esta-se perante um sistema com varios graus de liberdade.
Seguindo a aproximacao geral adoptada na analise da resposta dindmica de sistemas com
parémetros discretos, o primeiro passo para determinar a resposta dindmica de sistemas cujas
caracteristicas de inércia e/ou flexibilidade se encontram distribuidas no dominio do sistema,
sera a avaliagdo da configuracdo dos seus modos de vibragédo e frequéncias em regime livre
nao amortecido. A equacdo do movimento para a vibragdo livre de vigas prismaticas com
propriedades de rigidez El e massa por unidade de comprimento m pode ser escrita da
seguinte forma:

AT ™)

El.—+m =
ot a2

Dividindo a expressdo acima apresentada por E/ e utilizando numeragdo romana as
derivadas em ordem a x e pontos para as derivadas em ordem ao tempo obtém-se uma

expressao do tipo:
Wi oo (2)

A solugdo desta equagdo € obtida pela separagdo das variaveis, assumindo que a

solucdo da equagéao é do género:
v(X,1) = @(X).Y (t) 3)

Por outras palavras, assume-se que as configuragdes da resposta livre sdo obtidas

pela multiplicagdo de uma constante de forma ¢(x) cuja amplitude varia ao longo do tempo de

acordo com Y (t). Substituindo (3) em (2), somos a conduzidos a:

#V 00X () +§¢<x)? ®=0

E dividindo todos os membros por ¢(x).Y (t) chega-se a separagao das variaveis como

se pretendia.

PV, MY _, (4)
p0  EIY(D)

Uma vez que o primeiro termo da equacao apenas depende de x e o segundo termo
apenas depende de t, a equagao pode ser satisfeita para valores arbitrarios de x e t para os

quais o valor de cada um dos termos seja igual a uma constante, isto é:
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ey —C- _mY®
gy EIY()

Assim, sao obtidas duas equagbes diferenciais, cada uma delas envolvendo uma

variavel independente. Igualando, por conveniéncia, a constante C = a’, estas duas equacgoes

podem ser escritas da seguinte forma:

sV (0-a*g0=0 (5.a)
Y() +02Y () =0 (5.b)
Em que,
> a%El
w” =——— , Ou escrevendo a mesma equacdo em fungao de a:
m
y—
o“m 4
Z _a 6
o (6)

A equagdo 5.b) ndo é mais do que a solugdo geral de sistemas de um grau de

liberdade quando vibram em regime livre ndo amortecido. A solugéo desta equacéo é:
Y (t) = Asin wt + Bcoswt (7)

As constantes A e B dependem das condigdes iniciais de velocidade e deslocamento.

A equagéo 5.a) pode ser resolvida da forma usual assumindo que a solugdo geral € da

forma:

#(x) = Ce™ (8)
Substituindo (8) em (5), explicitando a fungdo em ordem a s e introduzindo as raizes da

equagéo (5) em (8) €& se conduzido a uma expressdo exponencial como a seguir se

exemplifica:
B(X) = C1e'® 1 Cre 18X 1 C3e®X 4 Che™

Reescrevendo esta equagdo exponencial em fungdo de termos trigonométricos e
hiperbdlicos equivalentes obtém-se:

#(X) = A sinax + Ay cosax + Ag sinh ax + A4 cosh ax 9)

70



As quatro constantes acima representadas sao determinadas mediante a verificagao
das condigdes de natureza estatica (em termos do andamento dos esforgos) e cinematica. De
salientar que distribuicbes de esforgos incompativeis com o sistema real traduzem a existéncia
de restri¢cdes artificiais que tém por efeito rigidificar o sistema ou, o que é o mesmo, aumentar a
frequéncia da estrutura. No presente caso e uma vez que se esta na presenca de uma viga
simplesmente apoiada a determinagcdo destas constantes é de facil resolugdo. Assim, as 4

expressodes a utilizar para determinar o valor das constantes séo:

$(0)=0
M (0) = El¢"(0) = 0

#(L)=0

Parax=0 —»{
M(L)=Elg"(L)=0

eparax=L—>{

A Substituicdo das duas primeiras condigbes em (9), permite determinar o valor da

segunda e da quarta constantes:
A, =A,=0 (9a)

Procedendo de forma idéntica em relagao as restantes condigdes e substituindo o valor

de A, e A, pelos valores acima evidenciados, chega-se ao seguinte sistema de equagoes:

2Agsinhal =0 = A3 =0 e ¢(L) = A;sinal =0, a solucgdo trivial desta segunda equacao (A

= 0) é excluida, permitindo determinar as frequéncias da estrutura

sinaL=0=aL=nz,Comn=0,1,2,....,%

As frequéncias da estrutura sdo obtida para a:”T”. Como, por definigdo @ =a*,
chega-se finalmente ao resultado que se pretendia obter, ou seja:
2 5 | El
C()n =N"r W (10)

As deformadas associadas ao diferentes modos de vibragdo sdo obtidas substituindo

em (9), A, = Az = A, = 0, ficando apenas com
¢n(x):A1sin”T”x (11)

Em baixo sdo apresentados os resultados dos trés primeiros modos de vibragéo, que

na reposta da estrutura sao aqueles que desempenham o papel mais importante.
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Figura 11.25 — Modos de vibragéo e frequéncias associadas para o caso de uma viga

simplesmente apoiada.

O CEB (boletim n°209, 1991) apresenta uma féormula simplificada para o calculo da
frequéncia fundamental de uma passarela, em fun¢gdo do vdo da mesma. Esta férmula foi
obtida a partir de resultados experimentais em 67 passarelas de pedestres existentes em todo

0 mundo.
f, =33,6L°°7 (12)

Outras férmulas semelhantes foram deduzidas para a determinagédo das frequéncias
fundamentais de passarelas construidas em betdo, aco ou estruturas mistas. Estas séo
apresentadas na Tabela 11.27.

Tabela 11.27 — Férmulas para calculo da frequéncia fundamental de passarelas (CEB, 1991).

Tipo de Construcéo Frequéncia Fundamental (Hz)
Betdo f;= 39L°77
Aco f,= 35073
Estrutura Mista f;= 4207084
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O calculo das frequéncias fundamentais efectuado de acordo com as
expressbes da Tabela 11.27 fornece resultados mais precisos do que o mesmo calculo
efectuado mediante a aplicagcao da expressao (12) uma vez que as expressdes da Tabela 11.27
tém em consideracao o tipo de material estrutural utilizado na concepg¢ao da ponte, o que nao

se verifica no caso da expressao (12).

Estudos mostram que os problemas de vibragdo aumentam em passarelas com vaos a
partir de 25 metros e em passarelas de aco com vaos a partir de 35 metros. Além disso,
passarelas de pequenos vaos, com frequéncias naturais que sdo multiplos da frequéncia do

passo da actividade andar, também estéo sujeitas a problemas de vibragao.

Na Tabela .28 apresentam-se os parametros necessarios para o calculo das

frequéncias e o resultado das mesmas para as diversas solugdes calculadas.

Tabela 11.28 — Parametros necessarios para o calculo das frequéncias associadas aos trés
primeiros modos de vibragao e respectivo valor para as diversas solugdes calculadas de

acordo com a expressao (10).

Tipode | Vaol | E |1(2vigas) Massa f, f, f,
Solugéo (m) (GPa) (m~) (ton/m) (Hz) (Hz) (Hz)
; 35,0 32 2,12E-01 3,96 1,68 6,71 15,11
Betao

Armado Pre- | 275 32 4,68E-02 2,35 1,66 6,63 14,91

Esforcado
20,0 32 2,16E-02 1,91 2,36 9,45 21,27
35,0 210 | 2,17E-02 2,02 1,92 7,67 17,32
Vigade Ago | 275 210 | 5,37E-03 1,22 1,90 7,60 17,10
20,0 210 | 2,16E-03 1,13 2,49 9,95 22,39
35,0 210 | 2,60E-02 1,85 2,20 8,82 19,84

Viga Mista
Aco-Betso 27,5 210 | 5,86E-03 1,16 2,14 8,55 19,25
20,0 210 | 2,22E-03 1,05 2,61 10,44 | 23,49

Na Tabela 11.29 apresenta-se uma comparacdo entre as frequéncias calculadas de
acordo com a expressao (10) para as diversas solugdes e o resultado que se obteria por
aplicagao das curvas de ajuste experimental dadas pela expressao (12) e Tabela 11.27 (fungéo
do material estrutural da passarela). Com base nas frequéncias calculadas para cada uma das
solugdes construiram-se curvas polinomiais do terceiro grau (trés pontos) estimando-se assim
a frequéncia para vaos diferentes dos estudados. Na Figura [1.26 apresentam-se a
representacao gréafica das curvas de interpolacdo associadas as diferentes solugées bem como
a representagao das curvas de ajuste experimental fornecidas pela equagéo (12) e Tabela
11.27.
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Tabela 11.29 — Comparagao entre as frequéncias determinadas com base na expressao (10) e

as obtidas com base na expresséo (12) e Tabela 11.27.

Tipo de VaoL |Expressao (10) | Expressao (12) Expre5ﬁa207§Tabela
Solugao (m) f, (Hz) f,=33.6.L°7° fo L
1= )
Betao 35 1,678 2,507 2,524
Arpmrgf"o 27,5 1,657 2,990 3,039
Esforgado 20 2,364 3,772 3,884
35 1,925 2,507 2,612
Viga de
Aco 27,5 1,900 2,990 3,114
20 2,487 3,772 3,929
35 2,205 2,507 2,119
Viga Mista
Aco-Betdo 27,5 2,139 2,990 2,595
20 2,610 3,772 3,391
J, k — dependem do material estrutural da passarela.
5,0
~
< 4,0
S
C
(]
IS
]
e)
[
D 3.0
o
2
g -\‘\_/.
o
(]
T 2,0
1,0 T T T T
15 20 25 iz, (m) 30 35 40

W Viga de Betdo P. Esforgado - Expressao (10)
B Viga de Ago - Expresséo (10)

Viga de Mista Ago-Betdo - Express&o (10)

Express&o empirica solugéo mista Ago-Betéo (tabela 11.27)

Expressao empirica solugao mista Ago-Bet&o (expresséo 12)

—— Expressao empirica solugéo de Betéo (tabela 11.27)

—— Expressdo empirica solugdo de Ago (tabela 11.27)

Figura 11.26 — Frequéncias fundamentais das diversas solugdes calculadas e comparagao com

as fornecidas pela expresséao (12) e Tabela 11.27.
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Tal como é possivel constatar dos resultados acima apresentados, existe uma grande
discrepancia entre as frequéncias calculadas de acordo com a expressao (10) — expressao
exacta, e as frequéncias calculadas de acordo com as expressdes das curvas de ajuste
experimental. As frequéncias obtidas de acordo com as curvas de ajuste experimental sdo na
quase totalidade dos vaos estudados superiores as determinadas por meio da expressao

exacta (10).

A utilizagdo destas férmulas como forma de quantificar a frequéncia fundamental de
uma estrutura ainda que de grande utilizagdo durante a execucao de um estudo prévio merece

algumas consideragoes:

- Na calculo da frequéncia fundamental de acordo com a expresséo (10) figuram 4
variaveis, enquanto que nas expressdes das curvas de ajuste experimental apenas Figura o
comprimento do vao da passarela. Na verdade, as expressdes da Tabela 11.27 dependem do
tipo de material estrutural adoptado, ou seja, de forma indirecta é considerado o médulo de

elasticidade, no entanto, as restantes varidveis sao negligenciadas.

- Nao existe qualquer informacado em relagdo as pontes para as quais as expressoes
foram deduzidas, nomeadamente a ordem de grandeza das inércias envolvidas, a ordem de
grandeza das massas e ainda quais as condi¢cdes de fronteira das mesmas. Por exemplo, no
que diz respeito ao calculo da frequéncia da solucdo de betdo com base na expresséo (12) ou
na expressao da Tabela 11.27, fica-se sem perceber se estas se destinam a estruturas simples

de betdo armado ou a estruturas de betdo armado pré-esforgado.

Se analisarmos em pormenor as diversas frequéncias do universo amostral
(Bachmann, 1995), a partir do qual foram deduzidas as diversas expressbes de caracter
empirico verificamos que as frequéncias apresentam grande dispersdo. A Unica conclusdo que
de facto se pode retirar dos resultados obtidos € que as expressdes correspondentes as curvas
de ajuste experimental foram determinadas com base em estruturas menos flexiveis do que as
por nés determinadas. Como tal, qualquer tipo de analise/comparagdo entre os resultados
obtidos com base na expressédo (10) e os resultados fornecidos pelas curvas de ajuste

experimental é desajustado e inconclusivo.

Na maior parte dos casos, o problema da vibragdo induzida em passarelas ndo é mais
do que um problema de movimento forgado causado pela actividade humana. A frequéncia
média associada ao modo andar é de 2,0 Hz com um desvio padréo de 0,175 Hz. Isto significa
que 95% das taxas associadas ao modo andar se situam no intervalo de 1,65 a 2,35 Hz
(Bachmann, 1995). As frequéncias associadas ao segundo e ao terceiro harmoénicos do modo

andar sao respectivamente 4,0Hz e 6,0Hz

Posto isto, com base nas frequéncias obtidas para cada um dos trés projectos de cada
solucdo ajustou-se uma curva polinomial do terceiro grau com o intuito de varrer o campo de
frequéncias de cada solugdo e assim, identificar as faixas de vaos onde possiveis problemas
de vibragao possam ocorrer.
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Na Figura 11.25 apresentam-se as curvas de ajuste polinomial obtidas para cada
solugao bem como a faixa de frequéncias associadas ao primeiro e segundo harménicos da

actividade Caminhar.

5,0

45 -

4,0 -

3,5

3,0 +

2,5 | NG

1,6 4

Frequéncia fundamental (Hz)

1,0

0,5

0,0 T T T T T T T T T

526 27 28 29 30 31 32 33 34 35 36 37 38 39 40
Vé&ao (m)

1516 17 18 19 20 21 22 23 24 2

B Viga de Bet&io P. Esforgado - Expressédo (10) —— Frequéncia fundamental associada a actividade Andar

B Viga de Ao - Express&o (10) —— Frequéncia do segundo harménico associado & actividade Andar

Viga de Mista Ago-Betdo - Expresséo (10)

Figura 11.27 — Identificag@o das faixas de vaos onde possiveis problemas de vibragdo sédo

expectaveis.

Tal como é possivel constatar da Figura 11.27 para vdo menores a 20 metros ndo é de
esperar que ocorram problemas de vibracdo em qualquer das solugbes, uma vez que as
frequéncias correspondentes a estes vaos encontram-se fora da gama de valores associados
tanto ao primeiro como ao segundo modos da actividade andar pelo que, apenas os modos
superiores das estruturas serdo excitados, e como tal a amplitude das aceleragbes sera

pequena.

Ainda com base no grafico acima apresentado e analisando individualmente cada uma

das solugdes conclui-se:

No caso da solugdo em betdo armado pré-esforgado, € de esperar que ocorram
problemas de vibragdo para vaos pertencentes ao intervalo [20;27,5] [m], porque a frequéncia
fundamental associada as estruturas nesta gama de valores encontra-se contida na banda
correspondente a actividade caminhar. O “ponto critico” do intervalo referido situa-se na casa
dos 23 metros uma vez que neste ponto, a frequéncia da estrutura coincide com a frequéncia
média da actividade caminhar — situacdo mais desfavoravel. Para vaos superiores a 27,5
metros a situagao altera-se na medida em que as frequéncias associadas a estes vaos saem
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fora do referido intervalo. Assim, para vaos superiores a 27,5 metros nao é de esperar que

ocorram problemas de vibragao neste tipo de solugéo.

No que diz respeito as solugbes em viga de ago, € de esperar que surjam problemas de
vibragdo para vaos superiores a 21 metros uma vez que a partir deste limite, a frequéncia
fundamental da estrutura entra na faixa de valores associada ao modo caminhar. “O ponto

critico” destas solugdes situa-se na casa dos 25 metros.

Raciocinio quase analogo aplica-se as solu¢gdes em viga mista. Neste caso o limite a
partir do qual é de esperar que ocorram problemas cifra-se na casa dos 23 metros. Ao contrario
das solugdes em viga de aco e betdo armado pré-esforgado, este tipo de solugdo ndo possui
um “ponto critico”, ou seja, a curva de ajuste polinomial nunca intercepta a frequéncia média
associada ao modo caminhar, o que, de forma alguma implica uma menor susceptibilidade da

estrutura aos fendémenos de vibragao.

Em suma, é de concluir que nao é expectavel a ocorréncia de problemas de vibragao
em qualquer das solugbes encontradas para o vao de 20 metros, na medida em que a
frequéncia das 3 solugbes encontra-se fora da gama de valores correspondentes a actividade
caminhar. A escolher uma delas, tendo apenas como critério de selec¢gdo a eventual
possibilidade de ocorréncia de fenédmenos de vibragao, escolheriamos a solugdo em viga mista

por ser aquela cuja frequéncia fundamental mais se afasta dos limites anteriormente definidos.

Ja no caso dos restantes vaos estudados, a escolha, com base no mesmo critério,
passaria claramente pela adop¢ao da solugdo em betdo armado pré-esforgado. Isto ndo implica
que os restantes projectos sejam inviaveis, longe disso. No entanto ao adoptar-se a solugéo
em betao armado pré-esforgado estariamos a reduzir a priori a magnitude dos fendmenos de

vibragao.

Em qualquer dos casos seria necessario efectuar uma anadlise dindmica rigorosa das
estruturas com o intuito de determinar as maximas aceleragdes expectaveis e posteriormente
comparar os resultados obtidos com os maximos admissiveis de forma a averiguar a

viabilidade dos projectos.
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Il RESPOSTA DINAMICA DE PASSARELAS DEVIDO A ACTIVIDADE HUMANA
(CAMINHAR)

Nesta fase do trabalho vai-se proceder a modelagcdo, por meio de um programa de
calculo automatico, da carga gerada pela actividade humana caminhar e avaliagdo dos seus
efeitos sobre passarelas simplesmente apoiadas.

S0 ainda avaliados os critérios de conforto a serem considerados na fase de projecto

de pontes de pedestres, de acordo com as regulamentag¢des internacionais em vigor.

lIl.1 DESCRICAO MATEMATICA DA CARGA GERADA PELA ACTIVIDADE HUMANA

O movimento de um ou varios pedestres sobre uma passarela induz nesta forcas
dindmicas e, em alguns casos, vibracdes que serdo de maior ou menor intensidade consoante
o tipo de actividade realizada: caminhar, correr, saltar, dancar, etc. Na Figura Ill.1 apresenta-se
um registro experimental tipico da variagdo no tempo da reacgao de apoio de um piso rigido

produzida pela forga de contacto pedestre-piso durante um passo (Ohlsson, 1982; apud Varela,
2004).
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\ {
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le—— Um passo, periodo 0,6 s — Tempo(s)

(a) Forga do passo e reacao do piso

Figura lll.1 Forga do passo e respectiva reac¢ao do piso

Observa-se que a forga de contacto € uma fungéo continua ja que nao existe perda de
contacto do pedestre com a estrutura.

Como qualquer tipo de actividade periddica, a carga humana pode ser representada

matematicamente como uma série de Fourier da seguinte forma:
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Fo(t) =G+ ¥ Gafsen(i2Af t - ¢,)] (1.1
i=l

Em que:

G — Peso de um Pedestre;

a; - Coeficiente de Fourier do i-ésimo harmoénico;
Ga;— Amplitude da forga do i-ésimo harménico;

f, — Frequéncia fundamental da actividade humana;

¢ij - Diferenga de fase do i-ésimo harmdnico em relacdo ao harménico da frequéncia

fundamental;
i — Numero do i-ésimo harmonico;
n — Numero de harménicos considerados;
t— Tempo.

De acordo com RAINER et al (1987), ALLEN (1993), BACHMANN et al (1995), entre
outros, para modelar adequadamente o comportamento da actividade humana, séo
necessarios os trés primeiros harmoénicos da Série de Fourier. A série de Fourier de 3 termos
esta ilustrada na Figura 111.1. Observa-se que esta funcao representa bem a forga associada ao
modo caminhar mas exclui o pico transiente devido ao impacto do calcanhar no piso. Estudos
sobre a influéncia do impacto do calcanhar podem ser encontrados em Varella (2004). No
presente trabalho utiliza-se a representacdo da forga do caminhar pela série de Fourier de 3
termos. Assim, expandindo a série da equacdo 1.1 em trés termos, substituindo 2.11.f, pela
frequéncia angular w, e colocando o peso em evidéncia, obtém-se a seguinte expressdo para a

fungdo caminhar:

Fp (1) =Gl+ajsenmpt + axsenapt - ¢2) + azsen(Gop — ¢3)] (I1.2)

Os coeficiente de Fourier, o; e os angulos de fase, ¢j, para varias actividades humanas

sdo apresentadas no boletim n°209 do CEB e foram obtidos a partir de ajustes com medigdes
experimentais. Entretanto, de acordo com a pesquisa elaborada por Teixeira (2000), ainda ha
entre os invertigadores uma grande discordancia entre os coeficientes de Fourier a adoptar, os
quais dependem da densidade de pedestres e da frequéncia fundamental das mesmas. Muitos
autores consideram que para simular correctamente o comportamento da actividade humana é
necessario considerar o segundo e o terceiro harménicos enquanto outros consideram que os

coeficientes de ordem superior sao insignificantes na resposta humana.
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No presente trabalho apenas foram adoptados os coeficientes de Fourier, angulos de
fase e frequéncia fundamental preconizados na norma CEB (1991). Na Tabela IlI.1

apresentam-se os valores utilizados.

Tabela I1l.1 — Faixa de frequéncias, coeficientes de Fourier, angulos de fase e

densidade de pessoas considerada para a actividade caminhar (CEB, 1991).

Actividade Faixa da Frequéncia a a a 2 2 De?’?(i)q:gti %
Fundamental (Hz) ! 2 3 2 3 J 2
(pessoas/m?)
Andar 16a24 04 0,1 0,1 2 | m2 1

IIl.2 RESPOSTA HUMANA A VIBRACOES

A sensibilidade humana a vibragcbes é bastante apurada. O ser humano pode sentir
vibragdes com amplitudes tao baixas quanto 0,001 mm. No entanto, a resposta humana a
vibragdo depende muito das circunstancias em que a mesma ocorre, e da expectativa que se
tem em relacao a vibracdo. A sensagao de desconforto é diferente por exemplo, quando se

esta sentado numa cadeira de escritorio ou quando se esta a conduzir um automaével.

A sensibilidade humana depende dos seguintes factores:

Posicao do pedestre (sentado, em pé, deitado);

Direccgao de incidéncia da vibragdo em relagao a espinha dorsal;
Actividade realizada no momento da vibragao (descanso, caminhar, correr);
Expectativa em relagéo a vibracgao;

Idade e sexo da pessoa;

Frequéncia e horario de ocorréncia da vibragao;

- = & & & & &

Tipo de amortecimento da vibragéo.

A intensidade de percepgéao da vibragdo depende dos seguintes factores:

= Amplitudes de deslocamento, velocidade e aceleragao da vibragao;
= Tempo de Exposigao a vibragao;

&+ Frequéncia da vibragao.

A percepcgao da vibragéo é proporcional a aceleragdo quando a frequéncia de vibragao
esta na faixa de 1Hz a 10 Hz e proporcional a velocidade quando esta na faixa de 10Hz a
100Hz. Portanto, para pedestres a caminhar ou a correr sobre uma passarela, € importante

verificar as amplitudes de aceleragao da estrutura.

Um problema comum decorrente da vibragéo da passarela € o desconforto causado ao

utilizador e o receio em relacdo a seguranga da estrutura, podendo o mesmo, inclusive se
80



recusar a utiliza-la. Em geral, ndo existe perigo real de colapso, no entanto, o efeito da vibragéao
em pedestres € um sério problema a ser considerado pelos engenheiros, que deve estar
presente desde a fase inicial do projecto, sob pena de o resultado final se tornar uma auténtica

catastrofe.

A norma ISO 2631/1 (ano:1985) propde um grafico para indicar o tempo limite de
exposicao a vibragdes verticais em funcdo da aceleragdo maxima da estrutura e do nivel de

desconforto humano considerado. Desta fazem parte trés limites para o desconforto humano:

a — Reducéao de conforto sentida em actividades como comer, ler e escrever;

b — Desconforto acabando por provocar fadiga e reduzindo a eficiéncia para realizar

actividades (redugéao da eficiéncia); b = 3,15.a;

¢ — Maxima vibragéo toleravel, a partir da qual a saude e seguran¢ca humanas sao

postas em causa (limite toleravel); ¢ = 6,30.a.

Na Tabela 11l.2 sdo apresentados os niveis de percepg¢ao para vibragdes harmonicas
verticais em fungao das amplitudes, considerando um pedestre em pé sobre a estrutura. Nesta
tabela é possivel observar os dados resultantes da combinagédo de valores obtidos por varios

autores e também propostos na norma ISO2631/1 (ano:1985).

Tabela I1l.2 - Niveis de Percepgao para Vibragdes harmonicas verticais, considerando um

pedestre em pé sobre a estrutura (Teixeira,2000)

Nivel de Percepcao da Vibragéo F"nglée?gig%gem;iz (?n)g)_iz

Pouco Perceptivel 0,034

Dados resultantes da
Combinagao de Valores obtidos Claramente Perceptivel 0.10
por varios Autores (1995) Desagradavel 0,55
Intoleravel 1,80
ISO 2631/1 (an0:1985) Limite de reducao de Conforto 1,27
Tempo de Exposigéo = 2 min Limite de reduc&o de Eficiéncia 4,00
Frequéncia =2 Hz Limite Toleravel 8,00

Analisando os dados fornecidos no quadro acima ha um aspecto que chama de
imediato a atencdo: a diferenca entre os valores limite de cada uma das medidas de
percepcao. Uma vez mais € necessario ter alguma prudéncia na escolha dos limites a adoptar
e compreender que no primeiro caso nao ha qualquer tipo de mencéo ao tempo de exposigao

enquanto que no segundo caso o tempo de exposigao é fixo e vale 2 minutos.
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1.3 CRITERIOS DE CONFORTO A SEREM CONSIDERADOS DURANTE A FASE DE
ELABORACAO DE UM PRGJECTO

Na fase de projecto podem-se adoptar procedimentos para evitar que uma estrutura
apresente problemas de vibragdo excessiva em servigo. No entanto convém salientar que nao
existem metodologias e critérios normativos que permitam de forma clara e objectiva
dimensionar uma passarela/ponte tendo como base as acg¢des dindmicas. Assim, como forma
de contornar o problema das acg¢des dinamicas pode-se adoptar uma das seguintes medidas
(Bachmann, 1995):

Controlo da Frequéncia Fundamental da estrutura;
Adopgéo de uma Rigidez adequada para a estrutura.

Adopcgéao do coeficiente de Amortecimento adequado,

- E o E

Controlo das Amplitudes das Aceleragdes ou Velocidades induzidas na Ponte;

111.3.1 - LIMITACAO DAS FREQUZNCIAS

Tal como ja foi referido anteriormente, o problema da vibragao induzida em passarelas
nao € mais do que um problema de movimento forgado causado pela actividade humana. A
frequéncia média associada ao modo caminhar é de 2,0 Hz com um desvio padrao de 0,175
Hz. Isto significa que 95% das taxas associadas ao modo caminhar se situam no intervalo de
1,65 a 2,35 Hz (Bachmann, 1995)

Regra geral, é apenas necessario um numero finito de passos para atravessar uma
passarela, nimero este, como é 6bvio, dependente da extensdo da mesma. Em consequéncia
o movimento é frequentemente de natureza transiente, alcangando-se um estado ndo
estacionario. Algumas passarelas, para nao dizer a maioria, ttm que acomodar pedestres que
correm sobre as mesmas o que se traduz em taxas de frequéncias que podem ir até 3,5Hz,
mas quase nunca ultrapassam este valor. As frequéncias associadas ao segundo e ao terceiro
harménicos do modo andar sdo respectivamente 4,0Hz e 6,0Hz. Apenas como caracter
informativo de referir que os espectros de forca associados aos homens e as mulheres sao
diferentes (Matsumoto, 1978).

Tendo em conta o que anteriormente foi referido, o controlo das frequéncias
fundamentais pode ser realizado evitando que a frequéncia fundamental da passarela a ser
projectada esteja na faixa de 1,6Hz a 4,5Hz, para nédo coincidir com as faixas de frequéncia do
1° e do 2° harmodnicos da actividade andar, nem com a frequéncia fundamental do modo correr.
Desta forma, para estruturas com frequéncia fundamental inferior a 1,6Hz, apenas os modos
superiores da estrutura serdo “excitados” e como tal a ordem de grandeza das vibracdes
induzidas serdo consideravelmente menores, enquanto que estruturas com frequéncia
fundamental superior a 4,5Hz ndo serdo afectadas pela actividade humana. Postas as coisas
nestes termos, parece facil isolar os problemas dinamicos da estrutura. No entanto, tal é

completamente falso porque como se sabe a frequéncia fundamental de um estrutura depende
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de inUmeros parametros que muitas das vezes sao dificeis de alterar de forma a isolar este
problema. Por exemplo, o vao da estrutura é algo que o projectista ndo pode alterar e como tal
tem que aceitar a priori como um dado adquirido. Em relagao a inércia da secg¢ao a questao é
idéntica pois num mundo competitivo como o que actualmente se vive o grande objectivo é
dimensionar de acordo com os regulamentos existentes mas sempre com o menor custo para a
estrutura. Ora, como se sabe o dimensionamento de estruturas ainda nao preconiza de uma
forma concreta e precisa o problema da acg¢éo dinamica pelo que é um aspecto que regra geral
ainda nao faz parte dos parametros de dimensionamento dos projectistas.

111.3.2 - RIGIDEZ DA ESTRUTURA

A Rigidez de uma ponte de pedestres (Forga pontual que é necessario aplicar a
estrutura de forma a induzir um deslocamento unitario na mesma) é um factor que pode ser
avaliado com alguma precisao desde que a restricdo oferecida pelos apoios e encontros
estejam bem definidas.

De um modo geral, é necessario dotar as estruturas de betdo de maior rigidez do que
as estruturas de ago. A rigidez destas estruturas encontra-se geralmente compreendida entre 2
a 30 kN/mm (Bachmann, 1985). A Figura 1ll.2 mostra como a resposta maxima de uma
estrutura, em termos da aceleragdo maxima, varia com a rigidez da ponte para um pedestre

que anda sobre a mesma com uma frequéncia natural f;.
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Figura 111.2 Resposta de uma ponte em fungéo da rigidez para um pedestre que anda com uma

frequéncia f; (Bachmann, 1985).

Assim por exemplo, se o dono da obra impuser como limite maximo admissivel 0,7
m/s?, entao, pode-se concluir pela analise da Figura 1.2 que é necessario dotar a estrutura de

uma rigidez superior a 8kN/mm de forma a evitar problemas de vibragao.
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111.3.3 - TAXA DE AMORTECIMENTO DA PASSARELA

O controlo do coeficiente de amortecimento pode ser feito a partir da escolha adequada
do material a ser utilizado no projecto da passarela. Para além disto, a redugéo do coeficiente
de impacto da carga e o aumento do amortecimento da estrutura podem ser obtidos com a
adopcdo de pisos cujas caracteristicas permitam absorver as acg¢des dindmicas induzidas
pelos pedestres reduzindo assim as vibragdes na estrutura (pisos de borracha).

As passarelas em ago e betdo apresentam baixas taxa de amortecimento, conforme se
pode observar na Tabela 111.3. Os valores obtidos nesta tabela foram determinados a partir de
medigdes feitas em 43 passarelas construidas no Reino Unido, quando sujeitas a ac¢do de um

pedestre que se deslocava em ressonancia com cada uma delas (Boletim CEB n°209, 1991).

Tabela 111.3 — Taxas de amortecimento provaveis para passarelas

Tipo de Construcao Taxa de Amortecimento (§ %)
minima média maxima
Betdo Armado 0,8 1,3 2,0
Betao Pré-Esforgado 0,5 1,0 1,7
Estruturas Mistas 0,3 0,6 -
Aco 0,2 0,4 -

A analise da Tabela 1ll.3 mostra claramente que sera de esperar mais problemas de
vibragdo excessiva em passarelas feitas de ago do que passarelas feitas de betdo. Esta
concluséo teve origem no grafico que se apresenta na Figura IIl.3. Por exemplo, definindo
como limite maximo admissivel para a aceleragao vertical da estrutura 0,70 m/s?, é possivel
constatar que para que nao ocorram problemas de vibragdo excessiva € necessario que o

coeficiente de amortecimento seja superior a 0,006 (decremento logaritmico de = 0,04).
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Figura 1.3 Resposta de uma ponte em fungdo do amortecimento para um pedestre que
anda com uma frequéncia f; (Bachmann, 1985).
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111.3.4 - ACELERACAO LIMITE EM PASSARELAS

No caso especifico de passarelas ha recomendagdes nos coédigos BS5400 (1978) e
ONT83 (1983), que limitam o nivel de aceleragéo vertical da estrutura causado por pedestres
em movimento. O cédigo BS5400 (1978) indica o valor limite de servico para a aceleragao

vertical dado pela seguinte expresséo:
0,5 2
Bgy = 0.51,%% [m/s?] (11.3)

f; = frequéncia fundamental da estrutura em Hz, que deve ser menor que 5 Hz.

A pior situagdo que se pode ter no caso de uma passarela é a frequéncia da estrutura
coincidir com a frequéncia do passo do pedestre. Substituindo na expressao IIl.3 o valor da
frequéncia fundamental, f;, por 2,0 Hz, situacdo em que a frequéncia do pedestre esta em
ressonancia com a frequéncia da estrutura, obtém-se para valor maximo admissivel da

aceleracao da estrutura:
At = 0,707m/s* (I1.3.a)

O cédigo ONT83 (1983) adopta o seguinte valor limite de servigo para a aceleragéo vertical:

Amite = 0,25,0,78 [m/sz] (111.4)

A equagdo proposta no codigo ONT83 (1983) € mais conservadora que a equagao

anterior, pois para f; = 2 Hz, tem-se:
Aiie = 0.429M /s’ (Ill.4.a)

De referir, como nota de rodapé que as equagdes anteriores se referem a excitagao

provocada por uma pessoa.

Il.4 CRITERIO SIMPLIFICADO DE CALCULO DA ACELERACAO CAUSADA POR UM
PEDESTRE EM PASSARELAS

111.4.1 CALcuLO bO LIMITE SUPERIOR

Uma forma de obter o limite superior de resposta de uma estrutura devido a accao de
um pedestre, passa por igualar a frequéncia natural da estrutura a frequéncia natural do
pedestre, considerando o pedestre a “caminhar’ no meio do vao sem se deslocar ao longo do

tempo.
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Considera-se a passarela como um sistema de um grau de liberdade, de massa
generalizada m, com frequéncia circular wy, sujeita a uma forga harmoénica F(t), com amplitude
Ga, e frequéncia circular wp.. O parametro a; € escolhido consoante o harmonico da actividade

caminhar ou correr com maior relevancia para a excitagcdo do modo fundamental da estrutura.

A equacao geral do movimento vertical (y) da estrutura é dada por:

m y(t)+ ¢ y(t) + Ky(t) = F () (IIL.5)
Em que as variaveis apresentadas, representam:

y e y - Velocidade e aceleragao verticais, respectivamente;

¢ — Coeficiente de amortecimento viscoso;
k - Rigidez do sistema.

F(t) € dada pelo primeiro harménico da equagéo Il1.2.

F(t) =Gasenaw t (Il.2.a)

A resposta permanente do movimento € dada por:

y:G—a ! [(l—ﬂz)sena)pt—2§ﬂcosa)pt] (11.6)

k (1-8%)*+2&p)’

@p
Onde: f=—
o)

w1 — Frequéncia circular fundamental ndao amortecida da estrutura;

G - . . ~ :
Pl yi =Deslocamento estatico vertical no meio do véo da passarela devido ao peso

de um pedestre;

¢ = Taxa de amortecimento do sistema (do modo de vibragdo associado a frequéncia

natural wy).

A resposta permanente maxima da estrutura é entdo dada por:
Ymax = .Y FAD (1n.7)

Sendo: FAD = ! = Factor de ampliacdo dinamica da estrutura.

- p2)2+ag2p2
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Para a condigdo de ressonéncia, ou seja, quando a frequéncia do pedestre € igual a

frequéncia da estrutura, tem-se que @, = ®,, € aresposta permanente do movimento toma a

forma:
y———Lcosa) t (111.8)
28 '

O deslocamento maximo do meio do vao da estrutura é obtido substituindo o valor do

coswyt por 1, obtendo-se entéo o seguinte valor para o deslocamento maximo:

Ga 1
Ymax =—Tg (In.7.a)

Para obter a resposta maxima da estrutura em termos da aceleragao vertical do meio
vao é necessario derivar duas vezes a equacao (l11.8) em ordem ao tempo e substituir o valor

do co-seno pelo valor unitario.

o Ga 1
a:at—zyZ—a)pszﬁ améx za)pzyméx (”Ig)

Esta forma de obter a resposta maxima da estrutura, fornece um resultado muito

conservador pois ndo entra em linha de conta com os seguintes factores:

4+ A variacao da resposta devido ao efeito que o pedestre provoca na passarela a
medida que se desloca ao longo da mesma; assume-se que o pedestre “anda
sem deslocamento” no meio do vao da passarela, isto é, aplica-se uma carga
estatica majorada por um factor de carga dindmica, que é o coeficiente de
Fourier q,.

4 O numero limitado de passos necessarios para o pedestre atravessar a
passarela que, muitas vezes é insuficiente para mobilizar toda a massa da

estrutura em movimento harmonico.

Na Figura 1l1l.4 a curva experimental de aceleragbes maximas por unidade de forca
obtidas para diferentes valores de frequéncia da actividade caminhar € comparada com a curva
de resposta em termos de inertancia do sistema de um grau de liberdade equivalente, com taxa
de amortecimento de 1,4% e frequéncia natural igual a 2,03Hz. As aceleracbées foram
normalizadas em relagao ao peso do pedestre multiplicado pelo coeficiente de Fourier da carga

dindmica aplicado para cada frequéncia da actividade caminhar considerada.
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Figura Ill.4 — Comparagéao entre a curva de aceleragbes maximas por unidade de forga
(obtida experimentalmente com um pedestre caminhando) e a curva do sistema de um
grau de liberdade (Rainer et al, 1987)

Pode-se constar da anadlise do grafico que quando a frequéncia do pedestre esta em
ressonancia com a frequéncia da estrutura, ou se encontra na vizinhanga desta, a resposta
permanente considerando o sistema de um grau de liberdade sujeito a uma forga harmonica no
meio vao, é bastante superior a mesma resposta quando obtida por meios de resultados
experimentais. No entanto, acima e abaixo da vizinhanga da frequéncia de ressonancia, a
resposta experimental é ligeiramente superior. Isto ocorre devido a resposta transiente incluida

nas medigdes experimentais.

111.4.2 -~ CALCULO SUGERIDO NS ¢cODIGeS BS5400 E ONT83 PARA A RESPOSTA MAXIMA DEVIDA A
umMm PEDEST#

As normas BS5400 e ONT83 sugerem a equacéo 111.10 para o célculo da aceleragéo
vertical maxima de um pedestre que se desloca em ressonancia com a passarela. De referir o

grau de aplicabilidade desta férmula se limita a passarelas com o maximo 3 vaos.

Apay = 477 2y K¥ [m/sz] (I1.10)
Onde

f; — frequéncia fundamental da estrutura [HZ];
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yst — deslocamento estatico maximo [m] no meio do vao da passarela devido ao peso
de um pedestre (700 N);

y — Factor de resposta dindmica obtido com base no grafico que se apresenta na
Figura I11.5;

K — Factor de configuragdo. O factor de configuracdo toma o valor unitario para
passarelas com vao unicos, 0.7 para passarelas com dois vaos e valores compreendidos no
intervalo [0,6;0,9] para passarelas com trés vaos. O valor da aceleragdo maxima fornecido por
esta formula deve ser comparado com o maximo admissivel calculado por meio das

expressoes lll.3.a e lll.4.a.
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Figura 111.5 — Factor de Resposta dinamica em fungdo do comprimento do vao e da taxa de

amortecimento & da estrutura (Bachmann, 1985).

Uma analise da equacao Ill.10 permite constatar que esta € em tudo semelhante a
equacao I11.9, multiplicada pelo factor de resposta estatica, g, considerando o movimento do

pedestre ao longo da passarela e o efeito do numero limitado de passos.

Pode-se constatar da analise do grafico correspondente ao factor de resposta dindmica
que o mesmo nao é adimensional. Este grafico diz respeito a uma situagéo especifica de uma
determinada estrutura com uma dada frequéncia natural para o caso de um pedestre que se

desloca em ressonancia com a mesma, a uma determinada velocidade.

Para a construcao do gréafico do factor de resposta dindmica considerou-se a carga
produzida por um pedestre como a for¢ga dindmica F(t) e a velocidade do pedestre traduzidas

pelas seguintes expressoes respectivamente:
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F(t) =180sen(27z.f,t) [N] (1.11)

v=09f [m/s]

O factor Ga= 180N ¢é valido para um valor do coeficiente a para uma pessoa de peso

igual a 700N.

111.4.3 - CALCULO SUGERIDO POR RAINER ET AL (1987), PARA UM PEDESTRE

Um método mais detalhado e racional para o calculo da resposta de pontes de

pedestres é descrito da seguinte forma:

a=47*f1>.ya® [m/52] (11.12)

Onde:

® = Factor de ampliagdo dinamica para um pedestre, que é obtido por meio do grafico
da Figura 111.6. Este valor tem em consideragéo os dois factores ndo contabilizados no método

simplificado para calculo da aceleragdo maxima da estrutura.
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Figura 1ll.6 — Curvas propostas por Rainer et al (1987) para a obtencao do factor de

amplificagdo dindmica ¢ em fungdo do numero de ciclos por vao e da taxa de

amortecimento da estrutura.

A abcissa do grafico da Figura 111.6 corresponde ao numero de ciclos por vao, que nao
€ mais do que o numero de passos que 0 pedestre necessita para atravessar a passarela

multiplicado pelo numero do harménico da carga humana considerada.

O factor de ampliagdo Dinamica ® a ser considerado é menor que o factor de
ampliagao dindamica FAD considerado na obtengao da resposta permanente de um sistema de
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um grau de liberdade sujeito a uma carga harmoénica. No entanto, & medida que o numero de

ciclos aumenta, o factor @ tende para o valor de FAD.

A expressao acima apresentada para calcular o pico da aceleragdo maxima resultante
da passagem de um pedestre na passarela, € idéntica a expressao preconizada na norma

BS5400 e ONT83, mas com uma ligeira modificagao.

O valor de pico calculado para a resposta da estrutura obtido da actividade caminhar é
posteriormente comparado com o limite maximo admissivel dado pelas normas BS5400 e
ONT83.

Este método para calcular a resposta maxima induzida por um pedestre, tem a
vantagem de permitir a introduc¢ao dos coeficientes de Fourier das fun¢des de for¢a associadas
tanto ao modo caminhar como ao modo correr. Para além disso, pode ser aplicado para
qualquer harménico das actividades caminhar e correr, pois as suas curvas sao obtidas para

um valor unitario do coeficiente da carga dinamica a.

111.5 EFEITO DE MUITOS PEDESTRES NA PASSARELA

E necessario levar em conta algumas consideracdes para determinar a resposta
maxima da estrutura no caso da entrada aleatéria de diversos pedestres com frequéncia
fundamentais também aleatérias. Se adoptarmos uma distribuicdo de Poisson para o tempo de
entrada de cada pedestre pode-se adoptar um coeficiente de ampliagdo equivalente, m, dado
pela raiz quadrada do numero de pedestres que se deslocam ao longo da passarela tal como

se apresenta na equagéo I11.10 (Matsumoto, 1978).
Fanplizgio =M =1 (111.13)

Posteriormente, este factor de ampliacdo é aplicado a resposta provocada por um
unico pedestre, obtendo-se assim a resposta global da estrutura. Ndo existe confirmagéo
experimental da validade desta expressao, apesar de alguns estudos efectuados por meio de

simulagbées computacionais corroborarem a expressao apresentada.

111.6 MODELAGAO COMPUTACIONAL DA PASSARELA SOB A ACCAO DO CAMINHAR DE

uMm PEDESTRE

Neste item foi modelada a resposta dindmica de uma passarela devido ao
atravessamento de um pedestre de forma a averiguar a validade dos resultados fornecidos
pelo programa de calculo automatico SAP2000 por comparagdo com os resultados obtidos por
Teixeira (2000).

A passarela em questdo apresenta 30 metros de comprimento e uma frequéncia

fundamental f; igual a 2,0 Hz. A analise da passarela foi efectuada mediante a utilizagdo de um
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modelo unidimensional por meio de elemento de barra. Para a sec¢éo transversal da passarela
. , . . 1
foram adoptados dois perfis em | de ago, cuja altura representava aproximadamente I do

comprimento do vao. As propriedades estaticas das vigas de ago utilizadas para modelar a

passarela sdo dadas na Tabela I11.4.

Tabela 111.4 — Propriedades fisicas e geométricas da passarela.

Area dois Perfis Inércia dois Perfis Modulo de
(cm?) (cm*) Elasticidade (kN/m?)
406 2368,5x10° 205x10°

A massa especifica da passarela foi adoptada, de modo a que a frequéncia

fundamental desta fosse igual a 2,0 Hz.

p— 4 p—
2 EI4 =>m= El'ﬂz = m=23,698 ton/m
mL L,

No modelo esta massa foi aplicada concentrada nos nés. Para esta analise considerou-
se a passarela com taxa de amortecimento ¢ igual a 0,005 e a forga dindmica provocada pelo
pedestre dada pela equagéo Ill.2. Antes de passar a descricdo da modelagéo propriamente dita

€ necessario salientar as hipoteses adoptadas para a modelagao da estrutura:

= Considerou-se que o sentido de entrada do pedestre se fazia da esquerda para a
direita, no entanto a adopg¢do do sentido inverso, ndo alteraria em nada a resposta
maxima da estrutura;

= Peso do pedestre igual a 0,75 kN;

+ Frequéncia circular do pedestre em ressonancia com a frequéncia da estrutura, ou
seja, wp = 12,56 rad/s;

4+ Comprimento do passo igual a 0,7 metros. De notar que podia ter sido adoptado
qualquer valor contido no intervalo [0,7;0,9] [m].

=+ Foram adoptados os coeficientes de Fourier e dngulos de fase da Tabela lll.1.

Posto isto, efectuou-se a vibracdo livre do modelo da passarela e averiguou-se se a
frequéncia da mesma estava de acordo com a frequéncia de calculo adoptada por hipétese, ou
se por conseguinte, seria necessario proceder ao reajuste do valor da massa obtido
matematicamente. O resultado obtido de acordo com o programa foi altamente satisfatério, pois

obteve-se para a frequéncia fundamental da estrutura o valor de f; = 1,999 Hz.

Para considerar a carga humana a deslocar-se ao longo da passarela, a estrutura foi
discretizada em elementos de comprimento igual ao passo do pedestre. Assim e tendo em

conta que a estrutura apresenta uma extensdo de 30 metros de comprimento e que o
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comprimento do passo € igual a 0,7 metros foi necessario discretizar a estrutura em 45 nés, ou

seja, em 44 segmentos:

n°Segmentos:§—0:42785 =42 Segmentos com 0,7 metros de largura, sobrando dois
7

s

segmentos com 0,3 metros cada.

A Figura 11l.7 apresenta o modelo da passarela e a numeragcdo adoptada para os
diferentes nos da estrutura. A numeragao inicia-se no segundo né da estrutura e termina no
penultimo, isto porque quando o pedestre se encontra sobre os nés de extremidade, a forga
induzida por este vai directamente para os sistemas de apoios nao induzindo qualquer

aceleracao na estrutura.

#:':tttitlnli'tl-llititti’iin’-iati-tltiiqiiiinttﬂ

A

Figura lll.7 — Modelo da viga e numeragao nodal.

As figuras [11.8 ilustram o procedimento adoptado para se analisar a passarela sob a
acgao do caminhar de um pedestre utilizando o programa de calculo automatico SAP2000.
Como o programa n&o permite a variagdo ao longo do tempo da distribuigdo espacial da carga,
a analise foi realizada por sobreposi¢do ao longo do tempo das respostas (em termos de
deslocamento e aceleragdo no meio do vao) devidas as forgas dindmicas representativas do
passo do pedestre. A cada passo foi associado um caso de carregamento para o qual a carga
foi aplicada em um determinado né, sendo a variagao da sua intensidade no decorrer do tempo
fornecida por uma tabela de forga x tempo. Assim, o primeiro caso de carga corresponde ao
primeiro passo do pedestre, associado ao né 1 com a funcao de forga ilustrada na Figura
I11.8.a. A forga devida ao segundo passo esta aplicada no né 2 ja que a viga foi discretizada em
elementos com comprimentos iguais ao passo. A fung¢ao forgca x tempo do 2° passo tem a
mesma forma da for¢ca devida ao primeiro passo, porém, tem inicio no tempo t = 0,5s (Figura
I11.8.b). S&o necessarios 43 casos de carga para definir completamente a passagem do

pedestre.
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Figura 111.8.a,b e ¢ — Fungao forga do passo do pedestre associada aos nés: 1, 2 e 43 (ultimo).
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A Tabela III.5 indica os valores da funcao for¢a do 1° passo do pedestre no decorrer do

tempo.
Tabela 1.5 — Fungéo forga x tempo do 1° passo do pedestre.

Tempo (s) Load 1 Tempo (s) Load 1
t(s) Fo(t) (kN) t(s) Fp(t) (kN)
0,000 0,6000 0,275 0,6407
0,025 0,7379 0,300 0,5273
0,050 0,9263 0,325 0,4591
0,075 1,0872 0,350 0,4647
0,100 1,1567 0,375 0,5250
0,125 1,1250 0,400 0,5860
0,150 1,0353 0,425 0,6018
0,175 0,9446 0,450 0,5737
0,200 0,8800 0,475 0,5525
0,225 0,8261 0,500 0,6000
0,250 0,7500 0,5<t<22 0,0000

Tal como se pode constatar desta tabela, a variavel tempo, da fung¢ao forga do passo
tem como limite superior t = 22 segundos, correspondendo este valor ao instante em que o
pedestre abandona a passarela, ou seja, o pedestre necessita de exactamente 22 segundos

para atravessar a passarela.

1
g Atravessamento _ o gegmentos * = 44 *(,5 = 22segundos

p

Da analise da mesma tabela é ainda possivel verificar que a fungao forca do passo do
pedestre apresenta valores diferentes de zero para t <0,5 segundos correspondendo este
limite ao instante em que a forga do passo se transfere do primeiro para o segundo né. A
unidade principal da variavel tempo é 0,025 segundos. E necessario recorrer a uma unidade
principal pequena de forma a nao perder os principais picos da fungao for¢ga do passo e por

conseguinte ndo obter uma reposta subestimada da estrutura.

A determinagao da resposta global da estrutura consistiu na determinacao individual e
independente da resposta da estrutura associada a aplicagdo individual de cada uma das
forcas nodais anteriormente descritas e numa fase posterior realizada a sobreposigdo das
diferentes respostas individuais. Isto pode ser feito de forma automatica no programa de
calculo automatico definindo um caso de analise do tipo “Histéria no Tempo” onde se
combinam as respostas associadas a cada uma das forgas aplicadas nos diferentes nés. Na

Figura 111.9 pode-se observar de forma mais clara o procedimento adoptado.
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Figura 111.9 - Definicdo da sobreposigcéo dos diferentes casos de carga.

11l.7 RESULTADOS OBTIDGS PARA A ACGAO DE UM PEDESTRE EM RESSONANCIA COM

A PASSARELA

A Figura 1l1.10 apresenta a aceleragdo no meio do vao da passarela com 30 metros

de comprimento, com frequéncia fundamental f; igual a 2.0 Hz, quando um pedestre se desloca

em ressonancia com a mesma.

raF Tempo (s)

120,
-180,
240,

B0 120 180 240 300 360 420 480 540 BOO

Aceleracio (m/s2)

Figura 111.10 — Aceleragao vertical no meio do vao da passarela com 30 metros de comprimento

devidas a um pedestre que se desloca em ressonancia com a estrutura
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Assim, obteve-se para a resposta maxima da estrutura uma aceleragéo de 0.2613
m/s. Comparando este resultado com o resultado fornecido por Teixeira (2000) - amax = 0,275
m/s?, conclui-se que a andlise e resultados fornecidos pelo Programa de Calculo automatico
foram bastante satisfatérios uma vez que o erro cometido situou-se na casa dos 5%.
0,275-0,2613

€IT0cometido = W *100 = 5,24%

Outro parametro que permitiu corroborar a boa modelacédo e resultados obtidos pelo

programa de calculo automatico foi o calculo do factor de ampliagdo dindmica, ¢ da equagéo

111.13 obtido para a estrutura e posterior comparagc&o com o da Figura IIl.6.

O deslocamento estatico da estrutura quando um pedestre se encontra a meio vao é

dado pela seguinte expresséo:

pL} 0,75*30° s
o - ’ =8,68x10
Yestatico = a1 = g% 205x10° *237x1072 e
Tem se entao:
_ Am 02613 N
42t ay,  Ar?*27*0,4%8,68%107°
60 , S
51 " - /ﬂ
20 — 1 | —E ﬂJLQ;.-
o = 0:01——
i A T
% 30 - ____,--f"'""-ﬁ 0135
50 % T 002
= 0,03
""" :
ﬁ__,_--— 0,06
10 é —
0 10 20 30 40 44 50
Numero de ciclos por vio

Figura 111.11 — Comparagédo entre o resultado obtido e extraido do gréafico da Figura 111.6

Comparando o resultado obtido com o extraido da Figura IIl.6, tal como representado
na Figura 1ll.11, verifica-se que o valor obtido para o factor de ampliacdo dindmica esta

bastante préximo do resultado esperado (igual a 51 no grafico da Figura I11.6).

Posto isto, € de concluir que os resultados fornecidos pelo programa de calculo

automatico foram bastante satisfatorios.
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Dada a validade dos resultados obtidos foi ainda realizada a analise do efeito do
coeficiente de amortecimento na resposta da estrutura. Assim, reanalisou-se a estrutura,

substituindo o valor do coeficiente de amortecimento, por 1%.

Como era de esperar, o valor da aceleragdo maxima da estrutura reduz-se
substancialmente. Neste caso, a redu¢ao da aceleragdao maxima da estrutura cifra-se na casa
dos 33 %.

2.613-1.959
%redugéo—aceleragéo = W *100 = 33.4%

Este resultado mostra claramente o papel fundamental que o coeficiente de
amortecimento desempenha na resposta da estrutura, e mostra ainda que um controlo
adequado do mesmo pode isolar os problemas dindmicos evitando assim um mau

comportamento da estrutura durante a fase de servico.
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IV AvALIACAO DO COMPORTAMENTO DINAMICO DE PASSARELA POR MEIO DE SIMULAGCAO
DE MONTE CARLO

IV.1 INTRODUCAO

Uma vez conhecida a resposta dindmica de uma passarela devido ao caminhar de um
pedestre (item Ill.7), o grande objectivo deste novo capitulo é a sintese do efeito de muitos
pedestres a deslocarem-se sobre uma das passarelas dimensionadas anteriormente por meio de

Simulacdes de Monte Carlo.

Quando se usa a palavra simulagdo esta-se a referir a qualquer método analitico que
pretenda traduzir a realidade, especialmente quando outros tipos de analise sdao demasiado
complexos para o efeito. Sem a ajuda da simulagdo a analise de uma determinada realidade
apenas nos permitiria obter o resultado mais provavel ou quanto muito o valor médio. E nesta linha

de raciocinio que surge a Simulagdo de Monte Carlo.

No método de Monte Carlo, o calculo analitico da densidade de probabilidade e dos
parémetros associados a um certo estado-limite (no caso o estado limite de vibragbes excessivas
em passarelas) é substituido pela andlise estatistica de um grande numero de avaliagdes da
fungdo estado-limite (no caso o valor maximo de aceleragao) efectuadas a partir de conjuntos de

valores possiveis das variaveis aleatérias envolvidas (Schneider, 1997).

Assim o processo de seleccao aleatério € repetido muitas vezes de forma a criar cenarios
multiplos. Cada vez que um conjunto de valores é seleccionado aleatoriamente, gera-se um
cenario possivel e respectiva solugdao. Juntos, estes cenarios dao uma escala das solugdes
possiveis, algumas de que sdo mais provaveis e algumas menos provaveis. Quando repetida para

muitos cenarios (10.000 ou mais), a solugdo média dara uma resposta (www.visionengineer.com).

Foi escolhida para o caso a passarela de ago correspondente ao vao de 35 metros por ser
a estrutura cuja frequéncia principal mais se aproximava da frequéncia fundamental associada ao
modo caminhar, e por conseguinte, ser a passarela onde era de esperar maiores problemas
dindmicos. Com o intuito de simular os cenarios mais desfavoraveis, a massa da estrutura foi
ajustada de modo a que a frequéncia da estrutura igualasse a frequéncia média associada ao
modo Caminhar. Assim, tomou-se f, = 2,0 Hz.

Os dados referentes a estrutura sdo considerados conhecidos: vao, frequéncia natural do

primeiro modo, taxa de amortecimento, etc.
As variaveis aleatorias associadas a descrigdo das cargas devidas as pedestres sao:

+ O numero de pedestres que atravessam a passarela;
+ O peso de cada pedestre (G);
+ A frequéncia do passo do pedestre (f,);

4+ O comprimento do passo do pedestre;
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+ Sentido do caminhar (de uma extremidade a outra da passarela);

= Tempo de entrada na passarela (Tent);

Como o objectivo da simulacéo € obter-se a estatistica de valores extremos de aceleragéo,
todos os cenarios foram gerados considerando-se um ndmero maximo de pedestres atravessando

a passarela em caminhar normal. Admitindo-se que a distancia que separa dois pedestres que se
deslocam consecutivamente é de dois metros, obtém-se 17 conjuntos de pedestres (§z17) a

deslocarem-se ao longo da passarela. Por outro lado, dada a grande largura do tabuleiro (largura
util de rodagem igual a 2,8 metros) € possivel que trés pedestres se desloquem em sintonia.
Assim, o numero maximo de pedestres que se podem deslocar ao mesmo tempo na passarela é
51 (17*3 = 51) pedestres.

O comprimento do passo (l) dos pedestres varia entre 0,7 e 0,9 metros (Varella, 2004). De
acordo com os resultados obtidos por Teixeira (2000) a aceleragcdo maxima de uma passarela de
30 metros devida a um pedestre com | = 0,90 m foi 15 % menor do que aquela devida a um
pedestre com | = 0,70 m, ambos com as mesmas frequéncias. Esta variagdo foi considerada
pequena face as variagdes devidas a frequéncia do passo e por isso o comprimento | do passo foi

tomado igual ao valor médio, ou seja, 0,8 m.

Em relagcdo ao sentido de travessia adoptou-se um unico sentido ja que o fluxo em ambos
os sentidos em geral produz redugbes de velocidade dos pedestres e com isso nao se

configurariam cenarios para extremos de aceleragdo da passarela.

As variaveis tomadas como aleatérias nas simulagdes sao, entdo, o peso dos pedestres e
o0 seu tempo de entrada, ambas com distribuicbes uniformes de probabilidade e a frequéncia do

passo f, com distribuigéo normal.

IV.2 — METODOLOGIAS PARA SIMULACAO DA RESPOST:\ DINAMICA DA PASSARELA PARA MUITGS
PEDESTRES

As etapas cumpridas para se determinar a aceleragdo maxima da passarela sob acgéo de
muitos pedestres podem ser resumidas a seguir:
a) Determinagdo da resposta da passarela para travessia de um pedestre de peso G
unitario com as seguintes frequéncias f, normalizadas em relagdo a frequéncia da

estrutura f.:
1,15 1,10 1,05 1,04 1,03 1,02 1,01 1,00
0,99 0,98 0,97 0,96 0,95 0,90 0,85

b) Geracdo de numeros aleatérios, realizagdes das variaveis aleatérias do problema;
peso G; de cada pedestre, tempo de entrada Tent,; e frequéncia de cada pedestre f,

sendo i =1,51 pedestres;
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c) Sobreposicao das correspondentes respostas individuais da alinea (a) multiplicadas

pelos pesos dos pedestres e desfasadas no tempo em fungao do tempo de entrada;

d) Determinagao da aceleragdo maxima.

As etapas (a) até (d) configuram a simulagdo de um possivel cenario para extremos de
aceleragao vertical e sao repetidas um numero muito grande de vezes para que se possa
posteriormente realizar uma analise estatistica da aceleragdo maxima.

Para as etapas (b) a (d) foi elaborado um programa em linguagem Fortran, aqui
denominado PESSOAS.

RESPOSTA PARA 1 PEDESTRE ¢0OM DIFERENTES RELACOES DE FREQUENCIA F./F;

O primeiro passo para a resolugdo da alinea (a) passou pela modelagdo da estrutura
mediante a utilizagdo do programa de calculo automatico SAP2000. A metodologia seguida foi

exactamente a mesma descrita no Capitulo lll.

Para esta analise considerou-se a passarela com taxa de amortecimento ¢ igual a 0,005 e
a forga dindmica provocada pelo pedestre expressa de acordo com a equagéao 1ll.2. O peso do

pedestre foi arbitrado, por conveniéncia, igual a unidade, G = 1.0 kN.

Para considerar a carga humana a deslocar-se ao longo da estrutura foi necessario, uma
vez mais, discretizar a mesma em nds sequenciais. Assim e tendo em conta que a estrutura
apresenta uma extensdo de 35 metros de comprimento e que o comprimento do passo € igual a

0,8 metros foi necessario discretizar a estrutura em 46 nds, ou seja, em 45 segmentos.

N°Segmentos:%:43,75:>43 Segmentos com 0,8 metros de largura, mais dois

E)

segmentos extremos com 0,3 metros cada.
O procedimento € o mesmo descrito no Capitulo Il com a seguinte diferenca:

No capitulo anterior foi determinada a resposta global da estrutura em termos de
Aceleragao vs Tempo quando o pedestre se deslocava em ressonancia com a mesma € neste
capitulo foram determinadas as respostas para diversas relagdes entre a frequéncia fundamental
do pedestre e a frequéncia da estrutura. Em termos praticos, a grande diferenga em termos de
modelagdo consiste em introduzir novas fungdes Fp(t) consoante a relagédo entre a frequéncia do
pedestre e a frequéncia da estrutura, ou seja, associar a cada forga nodal unitaria uma fungao

Fp(t) que vai depender da frequéncia do pedestre.

A Tabela IV.1 e a Figura IV.1 apresentam as respostas em termos de aceleragdo maxima
da estrutura obtendo-se os seguintes resultados:
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Tabela IV.1 — Aceleragdo maxima da estrutura em funcao da frequéncia do pedestre;

Identificagdo do nome do arquivo onde foram armazenados os resultados.

£ Amax Identificacdo £ I Anmax Identificagido
prie (m/s?) do Arquivo prie (m/s?) do Arquivo
1,15 0,059 F115 0,99 0,555 F99
1,10 0,082 F110 0,98 0,407 F98
1,05 0,155 F105 0,97 0,271 F97
1,04 0,210 F104 0,96 0,186 F96
1,03 0,293 F103 0,95 0,133 F95
1,02 0,422 F102 0,90 0,066 F90
1,01 0,581 F101 0,85 0,042 F85
1,00 0,648 F1
0,70
0,60 -
_ 0,50
o
E
£ 0,40 -
=
‘©
=
8 0,30
o
Q
<
0,20 -
0,10 -
0,00 T T T T T T T
0,80 0,85 0,90 0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20
Relagao entre a Frequéncia do Pedestre e a Frequéncia da Estrutura (2 Hz)

Figura IV.1 — Aceleragao maxima induzida por um pedestre numa passarela (2 Hz) para

diversas frequéncias associadas ao modo andar

Tal como é possivel constatar da analise da Figura 1V.1, pequenas variagdes na razao

entre a frequéncia do pedestre e a frequéncia da estrutura diminuem substancialmente as

amplitudes da resposta.
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De realgar que os resultados apresentados na Tabela IV.1 e no Grafico V.1 foram
determinados para um peso do pedestre igual a unidade. Ainda Tabela IV.1 é possivel identificar
uma terceira coluna denominada por “NOME DO ARQUIVOQO”. Esta coluna identifica os nomes dos
ficheiros onde foram armazenadas as varias respostas obtidas para as diversas relagdes entre as
frequéncias da estrutura e do pedestre. Estas respostas vao servir, como se vera um pouco mais a

frente, de base para a determinacdo da resposta da estrutura devido a entrada aleatéria de

pedestres na passarela.

As figuras IV.2a-0 apresentam os graficos da aceleragcdo da estrutura vs Tempo
associados as diversas relagdes entre a frequéncia da estrutura e do pedestre:
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Figura IV.2 — Representagao grafica da aceleragdo maxima da passarela para diversas relagdes
de fp/fe.
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IV.3 - O PROGRAMA PESS0OAS

Para a andlise do efeito da entrada aleatéria de pessoas na passarela, elaborou-se um
programa auxiliar denominado PESSOAS em linguagem Fortran. Tendo como dados de entrada o
numero de pedestres e o numero de cenarios, o programa gera um conjunto de numeros aleatorios

para cada pedestre, cujas variaveis sao:

+ Tempo de entrada do pedestre na passarela — TENT [s];
+ Peso da pedestre — PESO [kN];

+ Frequéncia fundamental da pedestre — FP [HZ].

Nesta primeira fase considerou-se o numero de cenarios, NCEN, igual a 1. Tal como ja foi
anteriormente referido, na geragdo dos numeros aleatérios adoptou-se uma distribuigdo
probabilistica normal para as frequéncias fundamentais dos pedestres (verificadas
experimentalmente por Matsumoto (1978)) e distribuigbes uniformes para o tempo de entrada e
para o peso dos pedestres que foram limitadas em faixas de valores possiveis. As faixas de
valores consideradas apresentam-se na Tabela V.2

Tabela IV.2 — Faixas de valores consideradas para as variaveis aleatérias

Variavel Aleatoria Unidade | Faixa Considerada D|str|bU|_gao de
Probabilidade
Tempo de Entrada (TENT) s 0=<TENT <30 Uniforme
Peso de um Pedestre (PESO) kN 0,60 <PESO=<0,90 Uniforme
Frequéncia Fundamental dos
Pedestres (FP) Hz 1,6<FP<24 Normal

O limite superior da variavel tempo de entrada foi determinado considerando o caso
extremo do primeiro pedestre a entrar na passarela o fazer com uma frequéncia de 1,6 Hz. Neste

caso o0 pedestre demoraria cerca 28,1 segundos a atravessar a passarela

(Tempo = n"Segmentos*fL = 45*L =281 segundos) o que em numeros redondos da origem aos 30

D 1,6
segundos considerados.

Para as distribuicbes uniforme de probabilidade utilizou-se o algoritmo gerador de nimeros
aleatérios do Fortran (RAND) que fornece numeros entre 0 e 1. Os numeros aleatérios da

distribuigdo normal para a frequéncia f, foram gerados em planilha de Excel e lidos pelo programa

Para cada um dos 51 pedestres tem-se entdo uma frequéncia fundamental, f,;, um tempo
de entrada, Tent;, e um Peso, P;, do seguinte modo:

fpi =X, talque 1,6 Hz =X <24 Hz
Pesoj = Pesomin + j.(Pesomax — Pesomin)
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Tentj =Tentmin + k.(Tentpmax — Tentmin)

Em que:
i — ldentificagao do pedestre que se desloca ao longo da passarela;
J, k— Numeros aleatérios entre [0;1] gerados pelo programa;

Em seguida, o programa calcula a razdo de frequéncias dividindo f, pelo valor da
frequéncia da estrutura, f;, que neste caso é 2 Hz. Com o resultado é feita a selecgao de um dos
ficheiros relacionados na Tabela IV.1 de acordo com a relagéo f,/fs que mais se aproxima da raz&o
obtida (por exemplo se a razao de frequéncias for 0,9725 o programa selecciona o ficheiro
correspondente a razao f/f, = 0,97). Ainda de salientar que para qualquer valor da relacéo f/fo <
0,85 o programa vai conservadoramente seleccionar o ficheiro correspondente a fy/f, = 0,85. Isto
porque se atendermos ao grafico da Figura IV.4, constata-se que a aceleragdo induzida na
estrutura para uma relacgdo de f/f, = 0,85 ja é tdo baixa comparativamente com as outras relagdes
apresentadas que considerar valores inferiores a este limite, pouco ou nada vai alterar a resposta
final da estrutura. Raciocino analogo se aplica para qualquer valor de relagdo fy/fo 2 1,15. Neste

caso o programa selecciona o ficheiro correspondente a fy/fe = 1,15.

A resposta final da estrutura vai ser dada pela seguinte expressao:
51

a(t) = >, Peso; *a(Tent;)
i=1

Onde a(Tent) é a resposta em aceleracdo de um pedestre dada no ficheiro

correspondente a relacao de frequéncias desfasada pelo tempo de entrada, Tent,.

A Figura IV.3 apresenta o resultado em termos de aceleragao da passarela no meio do

vao para a travessia de dois pedestres com os seguintes dados

Pedestre 1 G;4=0,63kN f;; =222 Hz Tent; = 0,0007 s

Pedestres2 G,=0,87kN f,=185Hz Tent, = 18,0406 s
Calculando as relagdes de frequéncia obtém-se os valores 0,875 e 0,920 para os
pedestres 1 e 2 respectivamente. As respostas individuais para estes dois casos encontram-se na

Figura IV.2.f) as quais sdo respectivamente multiplicadas por G1 € G2 e combinadas com as

desfasagens devidas aos tempos de entrada resultando na resposta da Figura 1V.3
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Figura IV.3 — Resposta da passarela devido ao atravessamento de dois pedestres com pesos,

frequéncias proprias e tempos de entrada aleatérios.

O valor maximo da resposta obtida para o atravessamento dos dois pedestres foi de: amax

= 0,058 m/s®.

Na Figura IV.4 ilustra-se a resposta referente a travessia de 51 pedestres, o que

corresponde a um cenario. Neste caso o valor maximo de aceleragdo no meio do vao foi de ansx =

1,26 m/s>.
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Figura V.4 — Resposta da passarela devido ao atravessamento de 51 pedestres correspondente a

um cenario.
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Para cada cenario simulado o programa PESSOAS fornece o valor de aceleragdo maxima.

IV.4 RESULTADO DAS SIMULACOES

Para a Geracgdo dos 100, 200, 1000 e 2000 cenarios mudou-se um dos dados de input do
programa, igualando a variavel NCEN a 100, 200, 1000 e finamente a 2000. Determinou-se a
aceleragdo maxima de cada um dos cenarios e por conseguinte a maxima resposta absoluta da
estrutura e construiram-se histogramas com os resultados obtidos para determinar qual o tipo de

distribuicdo que melhor se ajustava aos resultados obtidos.

Nas figuras IV.5-8 e correspondentes Tabelas 1V.3 apresentam-se os resultados obtidos.

Frequéncia
[oe]
L

R
KR N e LR VoY g @

Faixa de Aceleragdes (m/sz)

Figura IV.5 — Histograma construido com base no resultado obtido para NCEN = 100.
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Figura IV.6 — Histograma construido com base no resultado obtido para NCEN = 200.

120

100 A

80 1
60
40
20
||
I Illll_
> N % ™ © > a9 ()% ™ ©

Frequéncia

0 T 1~ T r T T T T T+ T T+ T+ T+~ 1+ T T+ T+ T+~ T+ T+ T+ 1T T 1
o
Q« Q». No No ) No No . rl,xz rl,x (1,\
Faixa de Aceleragdes (m/s®)

Figura IV.7 — Histograma construido com base no resultado obtido para NCEN = 1000.
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Figura IV.8 — Histograma construido com base no resultado obtido para NCEN = 2000.

Tabela 1V.3 — Caracteristicas das distribuigbes construidas com base nos NCEN.

- .- ~ Desvio Padrao Maxima aceleracéo
o]
N _de Cendrios Media Acezleragao Aceleracdo verificada NCEN

Considerado (NCEN) (m/s®) 2
(m/s®) (m/s®)

100 1,34 0,40 2,45

200 1,38 0,40 2,48

1000 1,37 0,38 2,65

2000 1,40 0,40 3,75

Pela analise das figuras IV.5-8 constata-se que a medida que o numero de cenarios
aumenta, os resultados tendem a estabilizar em torno da distribuicdo que representa a resposta da
passarela. Observa-se que este tende para distribui¢gdes tipicas de valores extremos tais como:
distribuicbes de Gumbel e de Weibul.

Observa-se na Tabela 1V.3 que os valores médios das aceleragdes maximas parecem
estabilizar-se em torno de valores que rondam 1,4 m/s?, valor este que sera utilizado mais adiante

para avaliar a adequacéao de passarela ao Estado Limite de Utilizagao
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IV.5 CRITERIO DE ACEITACAY

Com base nos resultados obtidos, conclui-se que sao necessarios mais estudos que
permitam determinar qual o tipo de distribuicdo que melhor representa a resposta em causa e

consequentemente o valor caracteristico da aceleragao.

Uma decisao conclusiva devera sempre levar em conta o periodo de retorno associado ao
valor médio das aceleragbes maximas, o qual depende de inumeros factores tais como:

localizagdo da passarela, fluxo de pessoas espectavel, etc.

O critério de aceitacao da passarela dependera sempre do que o dono de obra (por motu
proprio ou imposto) definir como sendo o limite a aplicar a estrutura. No presente trabalho, uma
vez que nao existe qualquer entidade que defina qual o critério a adoptar, utilizou-se o valor médio
das aceleragbes maximas verificadas nos NCEN e comparou-se com os limites preconizados nos

codigos em vigor

Adoptando-se os limites prescritos na norma ISSO 2631/1 (1985) consta-se que, o Limite
Toleravel é cumprido em larga margem (Tabela Ill.2 — a,s = 8,00 m/sz). Nao se verifica uma
redugdo da Eficiéncia do Pedestre (ansx = 4,00 m/sz). O valor médio que ronda 1,4 m/s? excede
ligeiramente o Limite de Redugdo de Conforto (amsx = 1,27 m/sz) 0 que, em principio, atestaria o

bom comportamento em servigo da passarela.

Em sociedades mais sensiveis e rigorosas, um critério razoavel a adoptar seria o do limite
de percepcado (amsx = 0,10 m/sz). Nesse caso, a passarela por nés dimensionada estaria
claramente fora do limite admissivel e como tal, seria necessario redimensionar a passarela de

forma a satisfazer os limites em questao.
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V COMENTARICS FINALS

Desenvolveram-se e analisaram-se neste trabalho projectos tipicos de passarelas com o
objectivo de identificar quais os sistemas vulneraveis a acgdo dindmica dos pedestres.
Desenvolveu-se ainda uma metodologia baseada em simulagdo numérica para avaliar o

comportamento dindmico de uma das passarelas dimensionadas.

As conclusdes, tendo como base de referéncia a eventual possibilidade de ocorréncia de
fendmenos de vibragdo nos projectos desenvolvidos de passarelas em viga recta com duas vigas

principais e sao apresentadas na Tabela IV .4:

Tabela 1V.4 — Solugbes a adoptar em fungao dos vaos das passarelas.

Qualquer das solugbes estudadas é valida, no entanto a solugdo em viga
L <20 [m] mista Acgo-Betdo por ser aquela cuja frequéncia fundamental mais se
afasta do intervalo de frequéncias associadas ao modo caminhar, seria a

solugao a adoptar.

Para vaos compreendidos entre os 20 e os 23 metros a escolha passaria
20 [m] £ L <23 [m] claramente pela adopgao da solugdo em viga mista. Nesta faixa de vaos é
a Unica solugdo cujas frequéncias fundamentais se encontram fora do

intervalo de frequéncias associados ao modo caminhar.

Nesta gama de vaos n&o existe uma escolha ébvia em relagdo a solugéo a
23 [m] <L <27,5[m] | adoptar. Seria necessario efectuar uma analise dinamica rigorosa das
diferentes solugdes a fim de aferir qual a mais viavel do ponto de vista

dinamico.

Neste caso a escolha passaria claramente pela adopgao das solugbes em

Lz27.5[m] betdo armado pré-esforgado, na medida em que esta é a Unica solugao

cujas frequéncias fundamentais se encontram fora do referido intervalo.

Em qualquer dos casos seria necessario efectuar uma andlise dindmica rigorosa das
estruturas com o intuito de determinar as maximas aceleragbes expectaveis e posteriormente
comparar os resultados obtidos com os maximos admissiveis de forma a averiguar a viabilidade
dos projectos.

A escolha final devera passar sempre pela comparagdo entre os aspectos técnicos
(Analises Estaticas e Dinamicas) e os de natureza econdmica das diversas solugdes.

Na resposta dinAmica de uma passarela a actividade caminhar conclui-se com base no
valor médio das aceleragbes maximas registadas e utilizando os limites preconizados na norma

1ISO2631/1 (1985) que nao é expectavel que ocorram problemas de vibragdo excessiva na

passarela analisada.
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No caso de se adoptar o limite de percepgao conclui-se que a passarela ndo é adequada
ao uso a que se destina e como tal é necessario proceder a uma reformulagdo da mesma de forma

a solucionar este problema.

No entanto, uma decisdo conclusiva em relagdo ao critério de aceitagdo da passarela
dependera do dono da obra e do periodo de retorno associado ao valor médio das aceleragdes

maximas.

Com as simulacbes da travessia de pedestres e seus efeitos dinAmicos numa das
passarelas dimensionadas, apresentou-se uma metodologia para avaliagdo do comportamento da
mesma no Estado Limite de vibragdes excessivas. Diversos ajustes e melhoramentos podem ser

sugeridos em relacao a esta metodologia:

Incluir o efeito Transiente da forga devido ao pedestre (efeito de calcanhar);

+ Incluir novas variaveis aleatérias tais como: Comprimento do Passo, Numero de
pedestres a atravessar a passarela e sentido de entrada dos mesmos;
Estudar em pormenor a distribuicao de probabilidades das aceleragcbes maximas;
Analisar questdes referentes ao trafego dos pedestres tais como possibilidade de

ultrapassagem.
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ANEXO A — Grau de Encastramento Elastico

B
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L /== A
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— &)

Figura A.1 — Encastramento elastico da laje de tabuleiro

Considere-se o caso da Figura Acima em que se despreza o efeito das consolas e se
pretende calcular o grau de encastramento elastico da laje entre vigas principais. As rotacdes de
torcdo das vigas consideram-se impedidas nas secgbes das carlingas (ver Figura anterior) a

distancia de L.

Designando:

El, — rigidez de flexdo da laje de tabuleiro em que E é o modulo de elasticidade e | o

momento de inércia por unidade de comprimento.

GJ, — a rigidez de tor¢ao das vigas, em que G é o mddulo de distorgéo.

J, — factor de rigidez a torgao.

A incégnita hiperestatica € o momento X, absorvido por tor¢do nas vigas e por flexdo

transversal da laje.

Calcula-se pelo método das forgcas o valor de X, para a actuagdao duma sobrecarga
uniforme p =1 kN distribuida em toda a area da laje, entre secgdes de carlingas. Na Figura abaixo

indica-se a combinagao de diagramas M e T para a determinagao dos valores ey € ey.
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Figura A.2 — Diagramas de momentos flectores M e torsores T

Pelo Teorema dos Trabalhos Virtuais

2 3
1 *l*l* pb *h = pb
El, 3 8 24El1

b
e =LJ-Mde=
El, )

Calculando e,, por exemplo, pelo Teorema de Mohr da Resisténcia dos Materiais

2
*9+ «Lal XL _ LJFL_ * X
2 Glv 2 2 2 |2El, 8GJ,

Por compatibilidade e tomando P=1 na primeira equagao tem-se que:

b3
e, =€) > X = =]

3 L? +12b
GJ

\

Definindo-se o grau de encastramento elastico k como a relagdo entre o momento

hiperestatico X e o momento de encastramento perfeito.

X
pb*
12
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Pelo que,

1
El, L2
 — L

GJ, 4b

Para o betdo v ~ 0,2 pelo que,
E

—=2(1+v)=2,4

G (1+v)

O que conduz a

1

2
1+0,6|71L7
J, b

No presente caso, tem-se:

3%
I, = 0101 _ ) 000083333m*
12
%0 13
JV:M:O.0272m4
b=22m
L=35m

Pelo que a =0,494 .
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ANEXO B — ANALISE LONGITUDINAL DAS RESTANTES SOLUGCOES DIMENSIONADAS

SoLusA0 EM BETAO ARMADO PRE-ESFORGADO — L = 27,5 METROS

ESTADO LIMITE DE DESCOMPRESSAO

Tabela B.1 — Determinacao do valor de pré-esforgo bem como do tipo e niumeros de cabos

a aplicar a secgao.

N° de Cabos de Pré-esforco

Esforcos
Actuantes

MFrqu VFrqu Pmininfinito P'O
(kN.m) [ (kN) (kN) o)

P™ (kN) N° Corddes Solugéo Adoptada

N° de Cabos e Cordoes

0.6'N 06"S Adoptados

1 Cabos 6 - 12 com 18

1226 178 2543 3325 18 18 corddes 0,6"'N

VERIFICACAO DA SEGURANCA A0S ESTADGS LIMITES DE UTILIZACAO

VERIFICACAO DA TENSAO DE COMPRESSAO

Tabela B.2 — Verificagdo aos estados limites de fendilhacao durante a fase de aplicagdo do pré-

esforco.

Verificacdo do Estado Limite de Utilizagcao - Fase de Aplicacdo do Pré-esforgo

Seccio Mgaro o 0% < 0,8 f,q (MPa) o o™ < 0,8 f.4 (MPa)
¢ (kN.m) (MPa) +© Tod (MPa) ' Tog
1/2 vao 836,0 5,22 14,07

Tabela B.3 — Verificagdo aos estados limites de fendilhagao durante a fase de servigo da estrutura.

Verificagdo do Estado Limite de Utilizacao - Fase de Servigo da Estrutura

= MRaro o™ sup Oinf Inf
Seccéao (kN.m) (MPa) 0" <0,8 fyq (MPa) (MPa) o <0,8f4(MPa)
1/2 vao 1491,1 -15,97 4,02
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VERIFICACAO ESTADO LIMITE DE DEFORMACAO

Tabela B.4 — Pardmetros necessarios para o célculo da flecha elastica na fase de servico.

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica Durante a Fase Servigo

LViga (m) |XViga (m4)

PFrequente (kN/m)

l:)equivalente Pré-Esforgo (kN/m) E (GPa)

27,5 4,68E-02

25,9

19,5 32

Tabela B.5 — Verificagdo aos estados limites de deformagéo da estrutura.

Verificagdo de Seguranca Aos Estados Limites de Deformacgéao

(mm)

6Frequente Aadmissivel = /400

(mm)

Verificagdo de Seguranga 5 < 6admissivel

0,0318

0,0687

SoLusA0 EM BETAO ARMADO PRE-ESFORCADO - L =20,0 METROS

ESTADO LIMITE DE DESCOMPRESSAO

Tabela B.6 — Determinagao do valor de pré-esforco bem como do tipo € numeros de cabos

a aplicar a secgao.

N° de Cabos de Pré-esforco

Esforgos min o ~ =
Actuantes P™ (kN) N° Corddes Solugéo Adoptada
IVIFreq. VFreq. IDmininﬁnito P'O " " N° de Cabos e Cordoes
&Nmy | NY | k) |y | O8N [ 08°S Adoptados
1 Cabos 6 — 7 com
538 107 1472 1924 10 10 10corddes 0.6"'N
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VERIFICACAO DA SEGURANCA AGS ESTADGS LIMITES DE UTILIZACAO

VERIFICACAO DA TENSAO DE COMPRESSAO

Tabela B.7 — Verificagdo aos estados limites de fendilhacao durante a fase de aplicagdo do pré-

esforgo.

Verificagdo do Estado Limite de Utilizagao - Fase de Aplicacédo do Pré-esforgo

Sup

inf

= MRaro o Sup (o) inf
Seccéao (kN.m) (MPa) 0°" <0,8 feq (MPa) (MPa) o <0,8fy (MPa)
1/2 vao 331,2 -3,60 -11,39

Tabela B.8 — Verificagdo aos estados limites de fendilhagao durante a fase de servigo da estrutura.

Verificagdo do Estado Limite de Utilizagao - Fase de Servigo da Estrutura

= MRaro o™ sup Glnf Inf
Seccgao (kN.m) (MPa) o " <0,8fyq (MPa) (MPa) o <0,8f4 (MPa)
1/2 vao 1491,1 -12,30 4,88

VERIFICACAO ESTADO LIMITE DE DEFORMACAO

Tabela B.9 — Pardmetros necessarios para o célculo da flecha elastica na fase de servico.

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica Durante a Fase Servigo

LViga (m)

|XViga (m4)

PFrequente (kN/m)

IDequivalente Pré-Esforgo (kN/m)

E (GPa)

20

2,16E-02

21,51

15,67

32

Tabela B.10 — Verificagao aos estados limites de deformacgao da estrutura.

Verificagdo de Seguranca Aos Estados Limites de Deformagéao

Frequente admissivel _ —
6(mm) . (mm)L/4OO Verificagdo de Seguranga & < 5™
0,0176 0,0500
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SoLucAo EM VIGA METALICA - L = 27,5 METROS

VERIFICACAO A0S EsTADGS LIMITES ULTIMGS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO

Tabela B.11 — Verificagdo aos estados limites ultimos de flexao e esforgo transverso na secgao

critica
Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao I; iﬂ:igii?a Verificagdo
. Actuantes Resistente Seguranca M-V Seguranga
Solugao Lateral
Adoptada
Msd Vsd Vpl,rd IVlb,rd
(kNm) (kN) (kN) Vsd < Vrd Vst O-5Vp|y,rd (kNm) IVlb,rd > Msd
VS Nao ha
800 x 173 1297,9| 188,8 1118,0 Interaccao 1301,2

VERIFICACAO ACS ESTADGS LIMITES UTILIZACAO

VERIFICACAO ESTADO LIMITE DE DEFORMACAO

Tabela B.12 — Pardmetros necessarios para o calculo da flecha elastica na fase de servigo.

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica Durante a Fase de Servico

L IvVig4a Praro Pfrequente E
(m) (m™) (KN/m) (kN/m) (Gpa)
27,5 2,68E-03 7,96 4,94 210
Tabela B.13 — Verificagdo de segurancga aos estados limites de utilizago.
Verificagdo de Seguranga aos Estados Limites de Utilizagao
Perfil Srare | Orare ™ V. Seguranca Strequente | Ofrequente | V.Seguranca
Adoptado | (mm) | (mm) 5o <™ (mm) (mm) oMt <pIm
VS Néao Verifica a

800 x 173 105.2 110 65,2 28 Segurancga
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SoLucAo EM VIGA METALICA—-L =20,0 METROS

VERIFICACAO A0S EsTADGS LIMITES ULTIMGS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO

Tabela B.14 — Verificagdo aos estados limites ultimos de flexdo e esforgo transverso na secgao

critica
Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao I; iﬂ:igii?a Verificagdo
. Actuantes Resistente Seguranca M-V Seguranga
Solugao Lateral
Adoptada
Msd Vsd Vpl,rd IVlb,rd
(kNm) (kN) (kN) Vsd < Vrd Vst O-5Vp|y,rd (kNm) IVlb,rd > Msd
VS Nao ha
600 x 125 654,1 11308 837.7 Interaccéo 16,3

VERIFICACAO ACS ESTADGS LIMITES UTILIZACAO

VERIFICACAO ESTADO LIMITE DE DEFORMACAO

Tabela B.12 — Pardmetros necessarios para o calculo da flecha elastica na fase de servigo.

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica Durante a Fase de Servico

L IvVig4a Praro Pfrequente E
(m) (m™) (KN/m) (kN/m) (Gpa)
20,0 1,08E-03 7,96 4,94 210
Tabela B.13 — Verificagdo de seguranga aos estados limites de utilizagao.
Verificagdo de Seguranga aos Estados Limites de Utilizagao
Perfil Srare | Orare ™ V. Seguranca Strequente | Ofrequente | V.Seguranca
Adoptado | (mm) | (mm) 5o <™ (mm) (mm) oMt <pIm
VS Né&o Verifica a

600 x 125 73,1 80 453 28 Segurancga
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SoLusAo EM VIGA MisTA Aco-BETAO - L = 27,5 METROS

VERIFICACAO ACS ESTADOS LIMITES ULTIMGS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO — FASE EM QUE O

BETAO AINDA NAO ADQUIRIU PRESA — FASE CONSTRUTIVA

Tabela B.14 — Verificagdo aos estados limites ultimos de flexdo e esforgo transverso na secgéo

critica durante a fase construtiva.

Esforcos E. Cortante | Verificagdo Interacgao I; iﬂf\igﬁi; Verificagao
;,Oluféc? Actuantes Resistente | Segurancga M-V Lateral Seguranga
optada
M | Vs Vor Mo,
knmy| &Ny | Ny | Vsa <V | Vse=O.5Voy | ggmy | Mor> Mao
VS Nao ha
700 x 137 666,8 | 97,0 987.8 Interaccao 860,16

VERIFICACAO DA RESISTENC!A DA SECCAO TRANSVERSAL CRITICA — FASE DE SERVICO

Tabela B.15 - Verificagao aos estados limites ultimos de flexao e de esforgo transverso durante a

fase de servigo da estrutura.

Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao Rags,géiggia Verificagdo
Secca Actuantes Resistente | Seguranca M-v ~ Seguranga
I\(jl(':%ao da Secgéo
ista
M V. V, My
kNm) | (kN | (kN Vsa <Vig | Vsa= 0.5V (k,\jlr’;) Myird < Msg
VS N&o ha
700 x 137 1465,8 | 213,2 986,8 Interacgo 1934,9

ESTADGS LIMITES DE UTILIZACAO

EsTADGS LIMITES DE DEFORMAGAO

Tabela B.16 — Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica do Elemento Misto

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica do Elemento Misto

% _ qu Iviga F,raro1 Praro2 F,frequente1 F,frequente2
Interacggio | P& (M) | P=ES/EC) | (il 1y [ kwim) | (kN/m) | (kN/m) | (kN/m)
100 1 6,562 |2,9E-03| 1,6E-03| 25 7.1 25 2.9
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Tabela B.17 — Verificagdo de Seguranga aos estados limites de deformagéo.

Verificagdo de Seguranca aos Estados Limites de Deformacéao

Adm

adm

Secgéo 6raro 6raro V. Seguranga 6frequente 6frequente V.Seguranga
Mista (mm) | (mm) 5ot <M (mm) (mm) 5Fred <M
VS Nao Verifica a
700 x 137 1054 110 5.8 28 Segurancga

SoLusA0 EM VieA MisT:a Ago-BETAQ — L = 20,0 METROS

VERIFICACAO A0S ESTADOS LIMITES ULTIMGS DE FLEXAQ/ESFORCO TRANSVERSO — FASE EM QUE O

BETAO AINDA NAO ADQUIRIU PRE3SA — FASE CONSTRUTIVA

Tabela B.18 — Verificagao aos estados limites ultimos de flexao e esforgo transverso na secgao

critica durante a fase construtiva.

Resisténcia

Esforcos E. Cortante | Verificagdo Interacgao Encurvadura Verificagao
Ai’o|u9é; Actuantes Resistente | Segurancga M-V Lateral Seguranca
optada
Msd Vsd Vpl,rd Mb,rd
(kN_m) (kN) (kN) Vsd < Vrd Vsd < 0.5Vply,rd (kNm) Mb,rd > Msd
VS Nao ha
500 x 86 3058 | 61,2 604,2 Interacgao 356,9

VERIFICACAO DA RESISTENC!A DA SECCAO TRANSVERSAL CRITICA — FASE DE SERVICO

Tabela B.19 - Verificagao aos estados limites ultimos de flexao e de esforgo transverso durante a

fase de servigo da estrutura.

Esforgos E. Cortante | Verificagdo Interacgao Rags,géiggia Verificagdo
Secgédo Actuantes Resistente | Seguranca M-V da Seccéo Seguranga
Mista
M V. V My rd
kNm) | (kN | (kN Vsa <Vig | Vsa= 0.5V (k,\Tn;) Myird < Msg
VS Nao ha
500 x 86 740,8 | 148,1 549,3 Interaccao 957,9
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ESTADGS LIMITES DE UTILIZACAO

EsTADGS LIMITES DE DEFORMAGAO

Tabela B.20 — Pardmetros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica do Elemento Misto

Parametros Necessarios Para o Calculo da Flecha Elastica do Elemento Misto

% I [, Praro1 Praro2 F,frequente1 Pfrequente2
- eq viga
Interacgao | 8T (M) | P=ESECH L (y | (may | aeim) | (eN/m) | (kNim) | (kN/m)
100 1 6,562 |1,1E-03|52E-04| 25 7.1 2,5 2.9

Tabela B.21 — Verificagdo de Seguranga aos estados limites de deformagéo.

Verificagdo de Seguranga aos Estados Limites de Deformagéo

Secgéo 6raro 6raroAdm V. ?eguradnga 6frequente 6frs-:qus—:nteadm V-§egura(?ga
Mista (mm) | (mm) 5 r<gm (mm) (mm) o *r<d¥m
VS 500 69.44 80 56.5 28 Nao Verifica a

x 86 ’ ’ Segurancga
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