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Resumo do Projeto de Graduagao apresentado a Escola Politécnica/ UFRJ como parte

dos requisitos necessarios para a obtencdo do grau de Engenheiro Civil.

EFEITO DA VARIACAO DE TEMPERATURA EM PONTES INTEGRAIS
DE CONCRETO COM FUNDACOES EM ESTACAS DE ACO

Rachel Wysard Soares
Agosto/2011

Orientadores: Michéele Schubert Pfeil, D.Sc.
Christian Matos de Santana, M.Sc.
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Juntas de dilatagdo podem causar problemas consideraveis e manutencgao freqiiente ao
longo da vida 1til de uma ponte de concreto. Uma solugdo para esses problemas ¢ a
eliminacdo das juntas de dilatacio e dos apoios simples nas extremidades das
longarinas, resultando nas chamadas Pontes Integrais. Nestas pontes o tabuleiro ¢
construido de forma continua e integrado aos encontros, formando uma estrutura rigida
em portico, suportada por uma unica fileira de estacas na regido dos encontros. Devido
as vantagens econOmicas, funcionais ¢ aumento da durabilidade, atualmente ¢ em
diversas partes do mundo, pontes integrais t€ém sido consideradas como alternativa a
pontes tradicionais. Por serem estruturas continuas, estas pontes sofrem alongamento e
contragdo significativos devidos as variagdes de temperatura ao longo de sua vida til,
induzindo grandes deslocamentos horizontais ao sistema formado pelo aterro de
aproximacao, os encontros ¢ também pelas estacas que suportam o conjunto. Estas
acoes ciclicas podem ocasionar ruptura por fadiga das estacas de ago. Este trabalho
descreve as caracteristicas das pontes integrais e analisa um modelo numérico deste
sistema estrutural sujeito a variagdes de temperatura considerando a interacdo solo-
estrutura e a ruptura por fadiga das estacas. Com os resultados das analises pode-se,
para uma dada variacdo de temperatura, estabelecer o0 maximo comprimento da ponte.

Palavras-chave: Pontes Integrais. Variagdes de Temperatura. Interagdo solo-estrutura.

Fundacgoes de Pontes em Estacas de Aco.
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Expansion joints in bridges may cause considerable repair work and frequent
maintenance problems during the service life of a concrete bridge. These problems may
be solved by adopting the integral bridge structural system, in which the continuous
deck and the abutments are integrated to form a rigid frame structure supported on a
single row of piles at the abutments. Due to the economic and functional advantages and
improved durability of the integral bridges they have been considered more recently and
in many parts of the world, as an alternative to traditional bridges with joints and
separate abutments. Being continuous, such bridges experience significant elongation
and contraction deformations due to thermal variations throughout their service life,
inducing great horizontal displacements to the abutment—backfill system and the piles
supporting the abutments. These cyclic deformations may lead to fatigue collapse of the
steel piles. This work describes the characteristics of integral bridges, and analyses their
behavior through the results obtained from a numerical modeling of this structural
system undergoing temperature variations, for that considering the soil-structure
interaction and the piles fatigue limit state. By means of the behavioral analysis it’s
possible to determine, for a given thermal variation, the maximum length of the bridge.

Key-words: Integral Bridges. Thermal Variation. Soil-structure interaction. Bridges

foundations. Steel Piles.
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1. INTRODUCAO

1.1 CONTEXTO E MOTIVACAO

As juntas de dilatagdo, presentes na grande maioria das pontes e viadutos até
entdo projetadas no Brasil, sdo foco historico de problemas nessas estruturas, devido a
constante necessidade de manutencdo e consideravel desconforto experimentado pelos
usuarios. Logo, inimeros profissionais no ramo da Engenharia buscam solucionar os
problemas causados pelas juntas, buscando alternativas em tratamento, construcao e
manutencdo das mesmas. A figura 1 exemplifica um defeito comum em juntas de

betume, a fissuragao.

[

Figura 1 — Fissuracdo em uma junta de betume, LIMA et al (2007).

As juntas de dilatagdo permitem a agua de escoamento a partir da superficie da
estrada atacar as extremidades das vigas, encontros e demais elementos de concreto
armado na superestrutura. Juntas de dilatagdo e seus componentes sdo caros para
comprar, instalar, manter e reparar, ¢ estdo sujeitas ao desgaste continuo e a fortes
impactos de repetidas cargas moéveis, bem como as fases do movimento continuo de

expansdo e contragcdo causado pelas mudangas de temperatura e/ou fluéncia e retragao.



Conforme as juntas de dilatagdo comecam a se deteriorar, podem se tornar um
perigo iminente para os motoristas. As estruturas componentes das juntas sao
rotineiramente os ultimos itens a serem instalados em uma ponte e dessa forma, nem
sempre ¢ dada a atengdo necessaria que sua instalagdo merece para garantir o
desempenho desejado. De acordo com MISTRY (2005), as juntas de dilatagdo podem
ter um impacto significativo sobre o custo e desempenho da ponte ao longo de sua vida
em servico, como pode ser observado na figura 2. Como pode ser visto, as decisdes
tomadas na fase de concepcdo sdo responsdveis por mais de 80 por cento de sua

influéncia sobre o custo e qualidade da estrutura.

Oportunidade de Influenciar
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Figura 2 — Oportunidade de influenciar a qualidade e o custo de
um projeto ao longo de sua vida de servico, MISTRY (2005).

Uma grande variedade de juntas de dilatagdo tem sido desenvolvida ao longo
dos anos para acomodar uma ampla gama de movimentos da estrutura, e as promessas

de durabilidade levaram a se tentar utilizar muitas delas.

Uma solucdo ja utilizada no Brasil para tratamento de juntas de dilatacdo e que
tem um desempenho consideravelmente positivo sdo as chamadas juntas asfalticas, onde
se coloca uma camada de seixo rolado seguida por uma de CBUQ (concreto betuminoso
usinado a quente), nivelando-se com o nivel do asfalto da ponte. Por tratar-se de
material elastico, o asfalto acompanha as movimenta¢des da ponte, reduzindo-se
bastante os danos ao pavimento que geralmente ocorrem em regides de juntas de
dilatagdo. Outra solucdo interessante que pode ser utilizada para minimizar os

problemas de manutencdo em pontes devido a existéncia de juntas ¢ o asfalto-borracha,



que ¢ um asfalto modificado por borracha moida de pneus. Além de ser uma forma
nobre de dar destino aos pneus inserviveis, resolvendo um grande problema ecoldgico,
o uso de borracha moida de pneus no asfalto melhora em muito as propriedades e o
desempenho do revestimento asfaltico, pois trata-se de um asfalto mais elastico, que

acomoda-se juntamente com os movimentos de contragdo e expansdo da ponte.

Como se pode ver, algumas solugdes para reducao de problemas de manutencao
em juntas de dilatacdo de pontes apresentam desempenho melhor do que outras, mas
todas as solugdes eventualmente podem causar problemas de manutengdo. Nem a
escolha dos materiais utilizados, nem as providéncias tomadas para atenuar esses

problemas podem resolvé-los totalmente.

A busca incessante por solucdes em tratamento e manutengdo das juntas acaba
por levantar as seguintes questdes: As juntas de dilatacdo sdo realmente dispositivos
indispensaveis? Nao haveriam solu¢des vidveis para retirada desses dispositivos, de
forma ndo s6 a eliminar a constante necessidade de manutencdo como também reduzir

os inconvenientes causados aos construtores € aos usuarios?

No Brasil, a eliminagdo parcial de juntas ja ¢ atualmente empregada em diversas
construcdes, através da adocao de lajes de continuidade. No procedimento em questao,
eliminam-se as juntas através da continuidade da laje do tabuleiro, mantendo-se as
juntas entre vigas (longarinas). A descri¢do mais detalhada desse procedimento sera

apresentada posteriormente.

Porém, seria ideal a elimina¢do completa das juntas de dilatagdo, criando uma
estrutura completa, a ponte integral. Este tipo de sistema estrutural para pontes ja ¢
executado com certa freqiiéncia em paises como Estados Unidos e Canada, como por
exemplo, a ponte mostrada na figura 3, mas ainda ndo pode ser encontrado no Brasil.
Neste sistema, a variacdo de temperatura torna-se uma agdo determinante no projeto,
pois gera esfor¢os de grande magnitude nas extremidades da ponte, na regido encontro-
terreno natural e nas estacas de extremidade. Torna-se, assim, necessaria uma analise da
estrutura considerando-se a intera¢do solo-estrutura, para verificar a viabilidade da

execucao desse tipo de construcao.



Figura 3- Long Island Bridge, Kingsport, Tennessee, USA, BURKE (2009).

Desde 1987, inimeros paises optaram por construir pontes integrais quando as
condigdes assim permitiram. Apesar de superestruturas com juntas ainda predominarem,
a tendéncia em construir pontes integrais tem aumentado nas tltimas décadas, por causa
dos problemas subjacentes a instalacdo, manutencdo e reparacdo de juntas de
dilatacdo. Nestes trinta anos de execucdo de pontes sem juntas, tem-se economizado em
custos de construcdo através da eliminacao das articulacoes ¢ muito mais ainda com as
despesas de manutencdo em longo prazo. Portanto, o projetista deve sempre considerar
a possibilidade de projetar as pontes com o minimo ou nenhuma junta de dilatagdo para
fornecer a estrutura mais durével e econdmica possivel. Pontes de ag¢o de até 400 metros

de comprimento e de concreto de até 800 m de comprimento foram construidas sem

juntas (MISTRY, 2005).

Além de reduzir custos iniciais ¢ custos de manutencdo futura, a execucgao de
pontes integrais também prevé eficiéncias adicionais no projeto da estrutura global. A
superestrutura de uma ponte continua ¢ suportada na regido dos encontros por uma
unica linha de estacas, contribuindo para a rapidez na execugdo. A constru¢do de pontes

sem juntas também contribui para distribuir as pressoes longitudinais ao longo de uma



area maior do que em estruturas segmentadas. Também se eliminam atrasos devido a
instalacdo de elementos de juntas, que sdo geralmente instalagdes complicadas e
demoradas. Elimina-se também o transtorno ao usuario tanto por evitar o fechamento da
via para realizagdo de manutengdo nas juntas quanto pelo desconforto causado ao se

atravessar uma regiao de junta de dilatacao.

Pontes Integrais sdo pontes de um ou varios vaos projetadas com tabuleiros e
vigas continuas, sem nenhuma junta de dilatagdo ao longo de sua extensdo. Elas devem
ser projetadas para acomodar principalmente os esfor¢os de variacdo de temperatura,
assim como retracgao e fluéncia. Esse trabalho dara énfase especial ao comportamento de
uma ponte integral devido as variagdes de temperatura experimentadas por ela ao longo
de sua vida util. Na figura 4, segue um exemplo de ponte integral tipica, com vigas em

concreto protendido, de acordo com DICLELI et al (2003).

TABULEIRO-ENCONTRO
TABULEIRO CONTINUO CONTINUOS

LAJE DE TRANSICAO

| |[ESTACA

Figura 4 — Ponte integral tipica de dois vaos, adaptado de DICLELI et al (2003).

Segundo DICLELI et al (2003), para minimizar os efeitos dos esforgos
longitudinais sofridos pelas pontes integrais, elas sdo compostas por encontros mais
curtos que as pontes convencionais, € esses sdo suportados por estacas flexiveis, que

possibilitam a movimentacao do sistema. Uma unica seqiiéncia transversal de estacas na



regido dos encontros também ¢ essencial para permitir movimentos longitudinais devido
a variagdo de temperatura, fluéncia e retragdo do concreto. As estacas mais comumente
utilizadas em encontros de pontes integrais sdo as metélicas perfil tipo H, que serdo

utilizadas nos modelos tedricos constantes no exemplo numérico do presente trabalho.

A variagdo de temperatura didria e entre estacdes (anual) resulta em imposicao
de deslocamentos horizontais no tabuleiro continuo da ponte integral, e
conseqlientemente nos encontros, aterro de aproximagdo e estacas metdlicas. A
magnitude desses deslocamentos ciclicos ¢ fun¢do da variagdo de temperatura e do
comprimento da estrutura. Quanto maior o comprimento da ponte, maiores sdo 0s
deslocamentos ciclicos induzidos pela variagdo de temperatura nos elementos da ponte e

no solo que os circunda.

A figura 5 ilustra como ocorrem as deformacdes devidas aos deslocamentos
longitudinais causados pelas variagdes de temperatura em ciclo curto e longo em uma

estrutura.

28, = Byt

Figura 5 — Amplitude diéria e anual de deformacéo horizontal do tabuleiro da ponte
em funcéo do tempo devido a variacdo de temperatura, DICLELI et al (2003).



A figura 6 ilustra como ocorrem as deformacgdes nos encontros das pontes

devido as variagdes de temperatura impostas.
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Figura 6 — Esquema deformado para variacdes de temperatura em ponte, adaptado de
KEISHA (2011).

Os seguintes estados limites podem ocorrer em conseqiiéncia as deformagdes

térmicas:

e Ruptura do aterro de aproximagao;

e Ruptura devido as altas cargas axiais geradas no tabuleiro e vigas
principais;

e Ruptura nos encontros devido aos altos esforcos cortantes e de flexao;

e Ruptura das estacas metdlicas devido ao alcance de sua carga Ultima ou
por reducdo de sua resisténcia devido a ocorréncia de fadiga de baixa
ciclagem;

e Ruptura da ligacdo critica entre o topo da estaca e a massa de concreto

armado do encontro.

1.2 OBJETIVOS E METODOLOGIA

O presente trabalho tem como objetivo analisar o comportamento de um
exemplo de ponte integral sob acdo ciclica de variagao de temperatura para determinar o
maximo comprimento possivel deste sistema estrutural tendo em vista a ruptura das

estacas por fadiga. Considera-se uma superestrutura moldada em concreto protendido



com fundacgdes em estacas metalicas de perfil H engastadas no bloco. Nas analises sao

consideradas as seguintes variagoes de parametros:

e Dois tipos de solos, argilosos e arenosos,
e Orientacdes das estacas (flexdo em torno dos eixos de maior ¢ de menor
inércia)

e Variagdes positivas ¢ negativas de temperatura.

Para atingir este objetivo utiliza-se um modelo numérico bidimensional da
estrutura e fundagdes discretizadas em elementos de poértico cuja andlise € feita no
programa SAP2000 (2009). A interacdo solo-estrutura ¢ considerada por meio de molas
representativas do solo acopladas aos elementos que simulam as estacas € os encontros.
Os coeficientes de rigidez destas molas sdo obtidos utilizando-se os modelos expostos

por VELLOSO et al (2010) e os expostos em REESE et al (2001).

Na etapa de modelagem, foi feita suposicdo de comportamento linear do solo na
regido das estacas, ou seja, supds-se que a rigidez ndo varia conforme se aplica o
carregamento. Para a regido dos encontros sob variagdo de temperatura positiva, foi
feita aproximacao quadri-linear para simular a rigidez, considerando que o coeficiente
de empuxo transita desde a condi¢cdo de repouso até a condicdo passiva. Foram feitas
modelos que simulam um tipo de solo argiloso e quatro tipos de solos arenosos, nas
condi¢cdes de variagdo de temperatura positiva e negativa. Entdo, aplicou-se na estrutura
variagcoes de temperatura crescentes até que as estacas atingissem o momento fletor
limite de fadiga. Com o deslocamento e a variagdo de temperatura correspondente a esta
situacdo e considerando as variacdes de temperatura indicadas para o projeto de uma

ponte em certa localidade, € possivel se obter o madximo comprimento da obra.

1.3 ORGANIZACAO

Ap6s a introdugdo presente no Capitulo 1, no Capitulo 2 serd apresentada a
definicdo de Ponte Integral, os beneficios decorrentes da eliminacdo de juntas de
dilatacdo, bem como os problemas decorrentes da sua existéncia em uma obra de arte
especial. Também serd apresentada nesse trabalho uma breve descricdo das solugdes
intermediarias para eliminacdo parcial de juntas: as lajes de continuidade e as pontes

semi-integrais.



No Capitulo 3, serdo apresentados os mecanismos principais de ruptura de uma
ponte integral sob variacdes ciclicas de temperatura, que ¢ o foco deste trabalho. No
Capitulo 4, serdo apresentados os modelos teodricos de interacdo solo-fundagdo
profunda, com a apresentagdo dos conceitos de curvas p-y e métodos que se utilizam

dessa conceituagdo, além da apresentagdo do conceito de coeficiente de reagdo lateral.

No Capitulo 5, serd apresentada a modelagem numérica de uma ponte integral
considerando a interagdo solo-estrutura. Foram feitos um total de dez modelos para
simular a varia¢do de temperatura positiva e negativa da ponte, em cinco tipos de solos
diferentes, sendo eles quatro areias de compacidade de fofa a compacta e uma argila
rija. O estado limite utilizado para a obtengdo dos resultados foi o de ruptura por fadiga
das estacas metalicas. A ponte modelada no exemplo numérico foi adotada com
comprimento de 120 metros, baseada no modelo de DICLELI et al (2003). A
modelagem das estruturas do exemplo numérico foi realizada com auxilio do software
de analise estrutural SAP2000 (2009) e os calculos complementares foram realizados
em MATHCAD (2007) e EXCEL (2007). No Capitulo 6, serdo apresentados os

resultados obtidos através da modelagem numérica. Sdo eles:

e Verificacdo de hipotese de comportamento linear do solo na regido das
estacas metalicas, que foi utilizada na formulagdo do modelo;

e Os resultados de deslocamentos em func¢do da variagdo de temperatura
para solos coesivos e ndo-coesivos;

¢ A influéncia da rigidez do solo no comportamento de ponte integral;

¢ A influéncia do tipo de solo (argiloso ou arenoso);

e A influéncia da orientacdo das estacas no comportamento da ponte
(posi¢des de maior e menor inércia);

e A formulacdo de comprimento maximo vidvel para execugdo de ponte

integral.

No Capitulo 7 serdo apresentadas as consideragdes finais e sugestdes para
continuidade do trabalho, no Capitulo 8 serdo apresentadas as referéncias bibliograficas
e ao final os anexos contendo os célculos e graficos que ocupariam maior extensao se

inseridos no corpo do trabalho.



2.

PONTES INTEGRAIS E SOLUCOES PARA ELIMINACAO

DAS JUNTAS DE DILATACAO

2.1 PROBLEMAS COMUNS CAUSADOS PELAS JUNTAS DE DILATACAO

2.1.1 DANOS COMUNS NAS JUNTAS

De acordo com LIMA et al (2007), os problemas mais comumente encontrados em

juntas de dilatagdo sdo:

Separacao entre bordos da junta, como pode ser visto na figura 7;
Estado de limpeza entre placas;

Obstrucao ou defeitos nos dispositivos de drenagem:;

Possiveis defeitos de assentamento ou de concavidades em elementos;
Perdas de mastique de selagem nas caixas de fixacao;

Fissuragdo do pavimento nas proximidades da junta;

Danos na protegdo anti-corrosiva,

Fissuras visiveis em elementos metalicos;

Exposicdo de armaduras, como pode ser visto na figura 8.

Figura 7 — Desnivel causado por movimentacéo de junta de dilatacdo na ponte

metélica da BR- 458, LIMA et al (2007).
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Figura 8 — Danos em juntas de dilatacdo, KAUFFMANN et al (2011).

2.1.2 DIFICULDADES ENCONTRADAS NO TRATAMENTO E
MANUTENCAO

A dificuldade principal devido ao tratamento e manutencdo dos dispositivos de
uma junta de dilatacdo reside na necessidade de interrup¢do do trafego na ponte. Tanto
para inspecao quanto para manutengao e troca, ¢ necessaria a interdi¢ao da via, fato esse
que gera engarrafamentos, necessidade de alteragdo de rota e inGimeros outros
transtornos ao usudrio. Portanto o 6nus ndo reside somente no gasto inerente a compra
de materiais necessarios a manutengdo e gastos com mao-de-obra, mas também nas

conseqiiéncias dispendiosas intrinsecas a interdi¢ao de uma via.

22 AS LAJES DE CONTINUIDADE E A ELIMINACAO PARCIAL DAS
JUNTAS DE DILATACAQO

As pontes em geral podem ser executadas com laje continua e vigas
desvinculadas, constituindo ainda em sistema isostatico. De acordo com LIMA (2008),
esta solugdo consiste em ligar os diferentes vaos, na zona de apoio, apenas ao nivel da
laje. As vigas pré-fabricadas sdo montadas sobre apoios definitivos independentes,
concretando-se posteriormente a laje do tabuleiro que €, portanto, o Uinico elemento que
estabelece a continuidade entre os vaos. Esta ligagdo garante uma superficie do

tabuleiro continua, mas a ponte funciona estruturalmente como uma série de vaos
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simplesmente apoiados, uma vez que a reduzida rigidez da laje continua ndo permite
que se instalem na secdo de apoio momentos fletores significativos. Esse tipo de
solucdo ¢ conhecida como laje de continuidade. O sistema estrutural pode ser

visualizado esquematicamente na figura 9.
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Figura 9 — Laje de continuidade, LIMA (2008).
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As rotagdes por flexdo das secdes de apoio das vigas (resultantes da agdo do
peso dos revestimentos, das sobrecargas, da variacdo diferencial de temperatura, da
retracdo diferencial entre viga e laje e das deformacdes por fluéncia devidas as cargas
permanentes) constituem deformacdes impostas a laje de continuidade. Para que essas
deformacdes impostas ndo originem esfor¢os muito elevados, a laje deve ser desligada
da viga pré-fabricada ao longo de um determinado comprimento, de forma a aumentar a
sua flexibilidade. A laje de continuidade devera ter ainda capacidade estrutural
suficiente para resistir aos efeitos provocados pelas rodas dos veiculos. Este elemento
estrutural ¢, geralmente, realizado em concreto armado, com um grande nimero de

barras de ago de pequeno didmetro.

De acordo com LIMA (2008), a supressao da junta entre dois vaos adjacentes ¢
obtida prolongando-se a laje do tabuleiro na regido sobre a travessa de apoio, por meio
da concretagem de uma laje armada em uma s6 dire¢do (longitudinal da ponte) e

considerada como engastada nos tabuleiros dos dois vaos a ela adjacentes.

A presenga da laje de continuidade ndo modifica de modo apreciavel o

comportamento isostatico dos tabuleiros dos vaos adjacentes a ela, que podem ser
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dimensionados para a agdo das cargas verticais sem considerar os pequenos esforg¢os por
ela introduzidos em suas extremidades, ao afetar levemente sua liberdade de
deformacdo. A continuidade s6 funciona para efeito de calculo dos esforcos horizontais,
tanto longitudinais quanto transversais, que atuam nos trechos de tabuleiro formados
depois da execugdo das lajes de continuidade. O dimensionamento da armadura da laje
de continuidade ¢ feito basicamente considerando os momentos fletores que solicitam
suas se¢Oes de engastamento quando ela ¢ submetida as rotacdes e aos recalques que as
extremidades dos vaos adjacentes sofrem sob a agdo das sobrecargas permanentes

(pavimentacdo, guarda-roda, guarda-corpo) e das cargas variaveis (trem-tipo).

As lajes de continuidade constituem em solugdo estrutural de grande
simplicidade e de fécil execucdo, que dispensa a instalacdo do dispositivo de vedacao da
junta entre dois vaos adjacentes nos tabuleiros das pontes com vigas pré-moldadas ou
pré-fabricadas. Evitam os inconvenientes das juntas, propiciando mais conforto ao
usuario que trafega na ponte, porque suprimem o desconforto causado pelo choque das
rodas dos veiculos contra os restos de uma junta em mau estado de conservagdo, e
garantem a estanqueidade do pavimento. E uma solugdo de baixo custo porque sua
construcdo exige quantidades de materiais (forma e concreto) pouco diferentes das
necessarias para a constru¢ao da junta, sendo a quantidade de ago da ordem do dobro da
quantidade de ago da junta. Além disso, suprime os custos de aquisicdo e de instalagao
dos dispositivos de vedacdo das juntas, eliminando totalmente as despesas de
manuten¢do ou de troca dos mesmos. Apresenta grande durabilidade, proxima da vida
util prevista para o resto do tabuleiro. A principal vantagem conseguida com esta
solucao reside na eliminagdo parcial das juntas de dilatagdao sobre os pilares, resultando,

conseqlientemente, em melhoria do conforto para a circulagdo rodoviaria (LIMA, 2008).

No entanto, ndo ¢ garantida a solu¢do dos problemas de durabilidade, uma vez
que a membrana de impermeabilizacdo (que pode ser aplicada sobre a laje como
protecao adicional) pode ser deteriorada e a fina laje de continuidade pode ter
problemas de fissura¢do dando origem a penetracdo de agua e demais residuos ja que
ndo elimina completamente a existéncia de junta de dilatacdo. Esse tipo de solucdo ja
pode ser vista no Brasil, como por exemplo, no Elevado da Avenida 31 de Marco, no
Rio de Janeiro- RJ, na Ponte de Acesso da Linha Vermelha a Ilha do Governador,

também no Rio de Janeiro- RJ e na Ponte sofre sobre o Rio Santana em Japeri- RJ
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(LIMA, 2008). Demonstra-se dessa forma a tendéncia a busca de solugdes em
eliminagcdo de juntas no Brasil, restando somente considerar que a existéncia de um
projeto de Ponte Integral no Brasil seja somente questao de tempo e mais conhecimento

a respeito do assunto.

2.3 PONTES INTEGRAIS E SEMI-INTEGRAIS E A ELIMINACAO DO
PROBLEMA

Em uma ponte tradicional, o tabuleiro ¢ longitudinalmente desconectado do
encontro por juntas de dilatagdo como pode ser visto na figura 10. Essas juntas liberam
os movimentos da ponte devidos as variagdes de temperatura. No entanto, encontros
com juntas possuem problemas de durabilidade e manutencdo, como ja foi exposto no

item 2.1 do presente capitulo.

PONTE CONVENCIONAL-
COM JUNTAS

VER DETALHE AQ LADO

Figura 10 — Ponte convencional com juntas de expanséo, adaptado de
KAUFFMANN et al (2011).

Encontros de pontes sdo geralmente construidos com uma laje de transi¢ao, que
providencia uma transi¢do suave entre o aterro de aproximagdo e a estrutura da ponte.
Pontes semi-integrais sdo as pontes que ndo possuem juntas entre as lajes de transi¢do e
a ponte, como pode ser visto na figura 11. A ponte semi-integral ¢ uma solucdo
intermediaria, eliminando um pouco mais das juntas do que as lajes de continuidade,
que eliminam as juntas somente ao longo do tabuleiro, mas mantém os apoios simples

nas extremidades. De qualquer forma, ao executar ponte semi-integral, eliminam-se
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parcialmente as juntas e dessa forma, se reduz consideravelmente os problemas de

manutengao e tratamento de juntas de dilatacdo em pontes.

PONTE SEMI-INTEGRAL

VER DETALHE AOQ LADO

Figura 11 — Ponte semi-integral, adaptado de KAUFFMANN et al (2011).

A solugdo que elimina totalmente o uso de juntas de expansdo trata-se da ponte
integral, conforme foi explicitado anteriormente no capitulo 1. Essa configuragdo
estrutural elimina totalmente o problema cronico causado pelas juntas de dilatacao, e se
analisada considerando os aspectos unicos que a sua configuracao possui ¢ uma solugdo

altamente viavel. O seu sistema estrutural pode ser observado na figura 12.

PONTE INTEGRAL

VER DETALHE AO LADO

Figura 12 — Ponte integral, adaptado de KAUFFMANN et al (2011).
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De acordo com DREIER et al (2011), um problema que pode ocorrer com 0 uso
deste tipo de solugdo (ponte integral e semi-integral), além dos mecanismos de ruptura
que serdo tratados no proximo capitulo, ¢ na laje de transi¢do, que ¢ concretada
juntamente ao tabuleiro. A laje de transicdo tem por funcdo garantir transi¢do suave
entre a via e a ponte, ¢ também acomodar os recalques do aterro de aproximagao,
causados por compactacao, erosao ou adensamento do mesmo. Quando a laje de
transicdo ¢ conectada ao tabuleiro, como no caso das pontes integrais, 0 movimento
horizontal da ponte ¢ transmitido aos encontros e conseqlientemente ao aterro de
aproximacao. Esses deslocamentos horizontais transmitidos no terreno e os recalques
devido a compactacdo, erosdo ou adensamento do aterro combinados causam uma
rota¢do na laje de aproximacdo, j4 que a mesma estd conectada ao tabuleiro e ndo esta
livre para se movimentar. Esse movimento pode causar fissuras no pavimento entre a
laje de transi¢do e o tabuleiro. Este problema deve ser analisado particularmente, € o
detalhe da ligacdo entre o tabuleiro e a laje de aproximacao deve ser feito de forma a
minimizar esse problema. Em DREIER (2011) podem ser encontrados alguns
detalhamentos desta ligacdo, como por exemplo, uso de camadas de suporte sobre a laje
de transicdo e armaduras de refor¢o na regido da ligagdo entre a laje e o tabuleiro,

conforme mostra a figura 13.

CAMADAS DE SUPORTE

-

~
-
.
-

I N\_LH T( H ,

ARMADURAS DE REFORGO

Figura 13 — Reforgos na regido da laje de transi¢éo para evitar fissuras no pavimento,
adaptado de DREIER et al (2011).
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3. MECANISMOS DE RUPTURA DE PONTES INTEGRAIS SOB
VARIACOES DE TEMPERATURA

Ao analisar o efeito da variacdo de temperatura diaria e anual em estruturas de
pontes continuas, nota-se que a variagao de temperatura resulta em imposic¢ao ciclica de
deslocamentos horizontais no tabuleiro, e conseqiientemente nos encontros e estacas
metalicas. Conseqiientemente, considerando somente a andlise de esforcos devidos a
variagdo de temperatura, que ¢ o escopo desse trabalho, verifica-se que as Pontes
Integrais apresentam trés Estados Limites principais a serem verificados (ver figura 14):
ruptura do encontro (flexdo/cisalhamento), ruptura por fadiga das ligagcdes estacas
metalicas com os encontros e a ruptura do solo. Nos itens a seguir estes estados limites
serdo apresentados. Uma consideracdo que deve ser lembrada ¢ que os efeitos tanto da
fluéncia e da retragdo do concreto quando da relaxa¢dao do ago de protensdo devem ser
superpostos aos devidos as variacdes de temperatura. Como estes efeitos reologicos
podem ser assimilados a variacdes equivalentes de temperatura, uma andlise pode ser
feita a longo do tempo com a imposi¢do lenta destas variagdes equivalentes de
temperatura superpostas as variagoes de temperatura devido ao clima (KIM & LAMAN,
2010). A variagao do médulo de elasticidade do concreto com o tempo poderia também
ser considerada. Uma outra observac¢do que deve ser feita ¢ que a ligag@o entre a estaca
e o encontro de concreto também ¢ uma regido critica, ja que devido a magnitude dos
deslocamentos, podem se formar rétulas plasticas nesta ligacdo, liberando

consideravelmente os momentos na regiao.
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DESLOCAMENTO CAUSADO DESLOCAMENTO CALSADD

PELA VARTACAD POSITIVA PELA VARIAGAD NEGATIVA
DE TEM PERATURA DE TEMPERATURA
-

af RUPTURA POR

4
Ly ks . L-Pj FLEXAD OU g
RUFTURA POR FLEXAD Y o7 - - a . CISALMAMENTO 2
OU CISALHAMENTD ;| - DD ENCONTRD o
DO ENCONTRO ;

ESFORCOS ALTOS
GERADDS PELOD
DESLOCAMENTO

- ESFORGOS ALTOS
GERADOS PELD
/ DESLOCAMENTO
¢ _L{-MFADIGA D3 ESTACAS
-, FADIGA DA LIGACAD SETACA-ENCONTRO

FADIGA DAS ESTACAS
. FADIGA DA LIGACEAD SSTACA-ENCONTRO

RUPTURMA
DO SOLO

Figura 14 — Deslocamentos e deformac@es nas estacas impostos pela variacao de
temperatura em ponte integral, adaptado de PETURSSON et al (2011).

3.1 RUPTURA NO ENCONTRO POR FLEXAO OU CISALHAMENTO

Um Estado Limite Ultimo a ser considerado nas pontes integrais submetidas a
variagdo de temperatura ¢ a ruptura dos encontros. O quanto o tabuleiro da ponte pode
se deslocar ¢ determinado ao se obter a capacidade do encontro em resistir aos esfor¢os
cisalhantes e de flexdo. Quando a ponte ¢ integral os esfor¢os gerados nos encontros sao

de grande magnitude, como podera ser verificado no exemplo numérico.

A altura do encontro tem um efeito negativo na capacidade de deslocamento de
Pontes Integrais, ja que essa capacidade ¢ determinada pela capacidade do encontro em
resistir aos esfor¢os cisalhantes e de flexdo. Quando a ponte se dilata ou contrai devido
a variacdes de temperatura, quanto maior for a altura do encontro da ponte maiores os

esfor¢os de cisalhamento e flexao na regido dos encontros.
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3.2 EADIGA DAS ESTACAS DE ACO

Quando a ponte integral experimenta variacdo de temperatura tanto didria
quanto anual, sdo geradas forcas axiais de grande magnitude no tabuleiro. Essas forcas
fazem com que as estacas metalicas experimentem deformacdes ciclicas impostas acima
do seu limite elastico. Essas deformagdes podem resultar em ruptura por fadiga das

estacas.

A fadiga ¢ um fendmeno que ocorre em materiais sujeitos a cargas de natureza
ciclica. As variagdes de tensdes geram deformacdes que ddo origem a pequenos
defeitos, as trincas. Com a continuag¢ao desse carregamento ciclico, as trincas por sua
vez se propagam, até que ocorre a ruptura final da estrutura, de forma abrupta, ja que as

trincas geradas ndo provocam mudangas perceptiveis no comportamento da estrutura.

Tradicionalmente em estruturas de ago este fenomeno se manifesta por agao de
cargas ciclicas que promovem variagdes de tensdes em regime elastico e que precisam
atuar por mais de dezenas de milhares de vezes antes que uma trinca ocorra. A
determinagdo da vida util a fadiga ¢ feita neste caso utilizando-se as curvas S-N para
variagOes de tensdes com amplitude constante e as mesmas curvas em conjunto com a

regra de Miner no caso de amplitudes varidveis (ESDEP, 2000).

Para o caso de agdes ciclicas que promovem deformagdes plasticas (i.e., além do
regime elastico do acgo), pode ocorrer fadiga de baixa ciclagem na qual poucos ciclos
sdo suficientes para promover a ocorréncia de uma trinca. Neste caso, a estimativa da

vida util ¢ geralmente efetuada com base na magnitude das deformagdes.

A magnitude dos deslocamentos ciclicos induzidos pela variagdo de temperatura
nas estacas metalicas perfil tipo H ¢ fun¢ao da magnitude da variacao de temperatura e
do comprimento da ponte. Conseqilientemente, para pontes longas, as estacas devem
experimentar deformagdes induzidas pela variacdo de temperatura acima do seu limite
elastico. Isso pode resultar em reducao da vida de servigo das estacas devido a efeitos de

fadiga de baixa ciclagem (DICLELI et al, 2003).
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Em KOH et al (1991) ¢é proposta equagdo para calculo do nimero de ciclos de
deformacao constante para ruptura de se¢oes metalicas por fadiga de baixa ciclagem.

Essa equacdo ¢ baseada na amplitude total maxima de deformacao, representada por &,:
g4 = 0,0795(2Nf) 0448 (3.1)
onde Nf ¢ o numero de ciclos até a ruptura.

A equagdo 3.1 serd usada para estimativa da amplitude maxima suportada por
estacas metalicas perfis tipo H antes da ruptura por fadiga de baixa ciclagem. Para uma
ponte integral funcionar, ¢ necessario que a mesma sustente o efeito do ciclo de
deslocamentos impostos pela variacdo de temperatura ao longo de seu tempo de servigo.
As deformagdes impostas nas estacas metalicas perfil H possuem amplitudes varidveis
devido ao ciclo curto e o ciclo longo. Portanto, a equagdo 3.1, que € proposta para
variagdes constantes de deformagdes, ndo poderia ser utilizada para a obtencdo da
amplitude méaxima suportada por uma estaca metdlica. Considerando,
conservadoramente, que tanto o ciclo curto quanto o longo de variagdo de temperatura
podem levar a estaca a ruptura por fadiga, a regra de Miner ¢ usada em combinagdao com
a equacdo apresentada acima para a obtencdo da amplitude de deformacdo maxima ¢,

suportada por uma estaca.

Na figura 5, no capitulo 1, podem ser verificadas as deformacdes devido as

variagdes de temperatura em ciclo curto e longo em uma estrutura.

A partir dessas informagdes, desenvolvendo-se a equagdo de €, e considerando-
se que a relagdo entre a amplitude dos ciclos curtos (ns) e grandes (nl) pode ser
representada pelo fator B#**?, de acordo com DICLELI et al (2003), chega-se ao valor

de g,:

1
~ [569,6(B****ns + nl)]0448

(3.2)

83
Para uma ponte com n anos de servi¢o, pode-se assumir que para cada ciclo

maior nl ocorrem 52 ciclos menores, obtendo-se a relagdo em fun¢ao somente dos anos

de servigo da ponte. De acordo com a AASHTO (2007), a vida util de uma estrutura de
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ponte pode ser tomada como de 75 anos. Para um valor de B = 0,3, intermediario,

encontra-se:

1
= = 4277 x 1073 _
€3 [569,6(0,32'232 X 52X 75+ 75)]0,44—8 ) 0 (3 3)

A amplitude de deformacao do ciclo menor, €,¢, dessa forma pode ser calculada

pela equacao 3.4.
€as = 0,3 X 4,277 X 1073 = 0,001283 (3.4)

Para 0 ago ASTM A36 (MR250), a deformagdo no escoamento, &y, € igual a
0,00125, o que indica que o valor de g,5 € superior ao da deformagdo no escoamento.
Considerando o fato de que a maioria dos ciclos menores ocorre quando a estaca ja
entrou em escoamento, deve entdo ocorrer deformagao plastica mesmo para a¢ao do
ciclo curto isolado, na pratica em combinagdo ao trecho do ciclo longo em que a
varia¢do de temperatura ¢ nula em relagdo a etapa de constru¢do. Logo, a suposi¢ao de

ocorréncia de fadiga de baixa ciclagem ¢ justificada.

A partir desse resultado pode-se obter o valor da curvatura maxima de ruptura

por fadiga (@¢), onde dp ¢ a largura da estaca na direcdo do deslocamento ciclico.
0 =32 (3.5)
p

A partir desse valor de curvatura, e através da formulagdo disponivel em CHEN
et al (1991) pode-se obter o valor do momento M resistente do perfil H solicitado em
flexo-compressdao, em fungdo da curvatura @ e da magnitude do esfor¢o normal de
compressao P. Admitiu-se que o valor de P seréd referente a 30% de Py, onde Py ¢ o
esforgo normal associado ao escoamento generalizado da secdo, considerando

comportamento tipico de acordo com DICLELI et al (2003).

De acordo com CHEN et al (1991), para obtengdo do grafico momento-

curvatura tipico de uma estaca perfil HP utiliza-se o grafico explicitado na figura 15.
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Figura 15 — Grafico tipico momento- curvatura para carga axial, adaptado de CHEN

et al (1991).

Para se obter os pontos do grafico, utilizam-se as seguintes expressoes, se

considerar a existéncia de tensdo residual no perfil:

Eixo de maior inércia;:

Para 0 <

Para 0,22

p<08:
m; =09—-p
®,=09—p
5<p<1:

mp = 1,238 — 1,143p — 0,095p?
m, = 1,1(1 —p)

@, =13-p

Eixo de menor inércia:

Para 0 <

p<04:

(3.6)

(3.7)

(3.8)

(3.9)

(3.10)
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m; = 0,9 —p (3.11)

;=09-p (3.12)
m, = 0,9 + p — 2,5p? (3.13)
0, -0 (3.14)

- (1,11-2,11p+2,81p?)
Para 0,225 <p<1:
my,. = 2,58(0,52 + p)(1 — p) (3.15)

Na figura 16, pode-se verificar grafico momento-curvatura para diversas

relagdes de P/Py disponibilizado em CHEN et al (1991).

0
=PI = o ?

0.2

0.4

0.6

08

Figura 16 — Grafico m-p-@ considerando tensao residual, CHEN et al (1991).

3.3 RUPTURA DO SOLO

Uma estaca ao ser carregada transversalmente sofre uma reacdo do solo, ou seja,
o terreno resiste a acdo da estaca. O problema de ruptura do solo ¢ complexo, pois a
reacdo depende da natureza do solo, do nivel do carregamento, uma vez que o solo ¢ um
material ndo-linear, do tipo de solicitagdo (estatica ou ciclica) e das dimensdes da
estaca. A variacdo de temperatura em uma ponte integral gera esforcos transversais nas

estacas dos encontros, portanto a analise da interacdo da estrutura com o terreno ¢é
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primordial no estudo de comportamento de uma ponte integral submetida a variagdes

ciclicas de temperatura.

De acordo com TERZAGUI (1955), uma estaca vertical submetida a uma forga
horizontal aplicada acima da superficie do terreno terd deslocamentos horizontais e

conseqiientemente uma reacgao do terreno, conforme explicita a figura 17.

J
: ,,f; '?
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[a) Deflexdo [b) Reagio do solo (c) Momento fletor

Figura 17 — Estaca Submetida a uma forca transversal, TERZAGHI (1955).

De acordo com VELLOSO et al (2010), conforme essa forga cresce, os
deslocamentos horizontais aumentam e também a reagdo do solo, até atingir a ruptura
do terreno, supondo que a estaca resista as solicitagdes. As tensdes despertadas no solo
precisam ser verificadas quanto a possibilidade de se esgotar a resisténcia passiva do
mesmo. Como o solo ao redor de uma estaca carregada transversalmente ¢ solicitado em
compressdo de um lado e em tragao do outro, o lado tracionado tende a ndo acompanhar

a estaca, pois os solos nao resistem a tragao.

Existem inimeros métodos para simulacdo do comportamento do solo e
verificagdo a sua ruptura. Alguns desses métodos de simulacdo do comportamento

interativo do solo com as fundagdes profundas serdao explicitados no capitulo 4.

24



3.4 RUPTURA DA LIGACAO CRITICA ENTRE O TOPO DA ESTACA E A
MASSA DE CONCRETO ARMADO DO ENCONTRO

No presente trabalho, o efeito da ruptura da ligacdo critica entre o topo da estaca
e a massa de concreto nao foi considerada, portanto, na modelagem, como podera ser
visto no capitulo 5, foi considerado engaste perfeito entre a estaca e o encontro. Porém,
como os esfor¢cos e deslocamentos na estrutura de uma ponte integral sao de grande
magnitude, provavelmente ocorrerdo rotulas plasticas na regido, devido ao
esmagamento do concreto, reduzindo o momento, que para a consideracdo de

engastamento foi maximo exatamente na regido de ligagdo entre estaca-encontro.

Desta forma, pode-se concluir que a ligacdo entre a estaca e o encontro também
se trata de um estado limite a ser considerado quando analisada ponte integral
submetida a variagdes de temperatura, j4 que além de se tratar de situagdo critica, a
ocorréncia de plastificacdo, ainda que parcial, altera a distribuicdo dos esforcos nas

estacas.
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4. MODELOS DE INTERACAO SOLO-FUNDACAO
PROFUNDA

Conforme afirmado no capitulo anterior, alguns métodos de interagdo solo-
fundagdo analisam a condi¢do de trabalho e fornecem os deslocamentos horizontais e
esforcos internos na estaca, para as forcas horizontais de servigco. Nesses métodos, o
solo pode ser representado por molas horizontais, independentes entre si, estendendo a
hipotese de Winkler do estudo das vigas de fundacdo ou entdo por um meio continuo
normalmente elastico. Nesses modelos, as tensdes no solo devem ser verificadas,
conforme afirmado no Capitulo 2, quanto a possibilidade de se esgotar a resisténcia do
terreno, caso as molas sejam consideradas lineares. Ou para uma anélise mais elaborada,
cria-se uma reagdo do tipo mola ndo-linear, modelando o comportamento do solo até a
ruptura através das curvas p-y, no caso de estacas carregadas transversalmente,

considerando no modelo a possibilidade de esgotamento da resisténcia passiva do solo.

Outros métodos analisam a estaca na condi¢do de ruptura ou equilibrio pléstico,
fornecendo a forca que leva a ruptura do solo, porém ndo fornecendo deslocamentos
para as cargas de servi¢o, como por exemplo, o método de Broms (1964a) e o método
de Hansen (1961), disponiveis em VELLOSO et al (2010). O foco desse trabalho sera
nos métodos que avaliam a condicdo de servigo da estrutura, utilizando-se dos conceitos
de carga de ruptura, curvas p-y e da hipotese de Winkler de obtencdo de molas

equivalentes para simular a interagdo solo-estrutura.

4.1 O COEFICIENTE DE REACAO LATERAL

Qualquer que seja a forma da secdo transversal, o solo resiste ao deslocamento
horizontal da estaca por pressdes contra a frente da estaca, além de tensdes cisalhantes

que atuam nas laterais, ndo havendo quase resisténcia na parte de tras da estaca.

De acordo com TERZAGHI (1955), uma estaca de largura B;, antes da atuagdo
de qualquer forca horizontal, sofre uma pressdo inicial py que ¢ igual ao empuxo no
repouso para estacas escavadas e um pouco superior no caso de estacas cravadas. Se a
estaca ¢ deslocada para a direita, a pressdo na face da esquerda decresce para um valor

muito pequeno que € menor que o correspondente ao empuxo ativo e podera ser
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desprezado. Ao mesmo tempo, ¢ como resultado do mesmo deslocamento, a pressao
pp (pressdo na face da direita apos o deslocamento) cresce de seu valor inicial py para
um valor po’ que serd maior que o correspondente ao empuxo no repouso (po). O
deslocamento lateral y, necessario para produzir essa variagao ¢ tdo pequeno que pode
ser desprezado. Entdo, no inicio do deslocamento para a direita, y;=0 e as pressdes nas

duas faces da estaca a uma profundidade z qualquer, serao:
A esquerda:
Pa=
A direita:
Pr=Po">Po

Ao deslocar-se um valor y; qualquer para a direita, essas pressdes assumem

entdo os valores:

A esquerda:

A direita:
Pp= Po’+p= po tkny1 (4.1)

Onde p=kny; ¢ o acréscimo de pressdo na face da direita decorrente do
deslocamento y; da estaca, de acordo com a hipétese de Winkler, e os valores de k; e
sua variacdo com a profundidade dependem das caracteristicas de deformacao do
terreno. A figura 17 ilustra o conceito apresentado anteriormente. As caracteristicas de
deformagdo de uma argila rija sdo aproximadamente independentes da profundidade.
Conseqiientemente, em qualquer instante, a reagdo do solo pode ser considerada
uniformemente distribuida ao longo da face da direita da estaca, conforme mostra a

figura 18, conforme TERZAGHI (1955), o coeficiente de rea¢do horizontal ky, €é:

ky = — (4.2)
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Nos solos ndo-coesivos (arenosos), o modulo de elasticidade cresce
proporcionalmente com a profundidade. Conseqiientemente, pode-se admitir sem que a
pressdo p necessaria para produzir um deslocamento y; cresce proporcionalmente com a

profundidade. Logo, de acordo com TERZAGUI (1955), chega-se a equagao:

ky, = yﬁl =m,z (4.3)

Sendo my, a taxa de crescimento linear da rigidez dos solos arenosos.
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Figura 18- Estaca vertical envolta em solo argiloso e arenoso, TERZAGHI (1955)

A figura 19 mostra o bulbo de pressdes para estacas de largura B e de largura
nB. As dimensdes desses bulbos, medidas na dire¢do do deslocamento y; sdo iguais a L
e nL, respectivamente. Na horizontal, tanto nas areias quanto nas argilas, o modulo de
elasticidade pode ser considerado constante. Logo, em qualquer caso, o deslocamento y

cresce proporcionalmente a largura da estaca, isto é:

Yn = NYy (4.4)
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nL

Figura 19- Bulbo de pressdes para estacas de largura B e nB, TERZAGHI
(1955)

Portanto, chega-se a conclusdo de que devemos obter os coeficientes de reagao

lateral através das expressdes expressas nos itens a seguir.

4.1.1 ESTACAS EM ARGILA SOBREADENSADA

p p 14
= —.— 4.5
Yo Myr y1 nB ()
kwn =kp, B=1m,nB = dpeyﬁz kpq:
1

L R (4.6)
dp

Onde:

B ¢ a largura de estaca unitaria de um metro de largura,

dp ¢ a largura da estaca,

kn, € o coeficiente de reagdo horizontal para uma estaca de largura unitaria,

knn€ o coeficiente de reagdo horizontal para uma estaca qualquer.
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4.1.2 ESTACAS EM ARGILA NORMALMENTE ADENSADA E AREIAS

p p
ki, = I =—=— 4.7
hn Mpp- Z Y ny, ( )
b
E =mp,.2 (4.8)
1 Z
khn = ;.mhl.z = mhl.B.n.—B (49)
khn = kh, n, = mhlB en.B = dp
k z (4.10)
=n,.— .
h h dp

Onde:
dp ¢ a largura da estaca efetiva,
z ¢ a profundidade de assentamento,
ky¢€ o coeficiente de reagdo horizontal para uma estaca qualquer e
ny € a constante de reacdo horizontal, para estaca unitaria, em [F/L?].
Alguns valores de n, recomendados por BOWLES (1996) podem ser vistos na tabela 1.

Tabela 1 — Valores recomendados de n, para areias, BOWLES (1996)

Consisténcia da areia | ny (kN/m?)

Fofa 2000

Média 6000

Medianamente Compacta| 12000

Compacta 18000
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Para obtengdo do coeficiente de mola equivalente para aplicagdo de mola no

modelo estrutural numérico, temos que:

Ky or = yﬁ X B X | (4.11)

1

onde B ¢ a largura da estaca efetiva e 1 ¢ o comprimento de influéncia entre nos.
Kmota =Mp1 XZX B X1 (4.12)

Logo:
Kmola = Np1 Xz X 1 (4.13)

4.2 AS CURVAS P-Y

As curvas p-y sdo curvas que expressam o comportamento nao-linear do solo
definidas para cada camada (ver figura 20) e tornam possivel considerar diferentes
niveis de mobilizacdo da resisténcia lateral do solo em func¢do do deslocamento sofrido
pela estaca. Nos itens seguintes serdo apresentados alguns modelos usuais de simulagao

de curvas p-y para solos argilosos e arenosos.

4.2.1 METODO DE REESE ET AL

a) SOLOS COESIVOS (ARGILAS)

REESE et al (2001) propde métodos de obtengdo de curvas p-y para argilas rijas ¢
moles, como ou sem presenca de agua. Todos eles sdo baseados em resultados de

provas de carga em estacas.

e SELECAO DA RIGIDEZ DA ARGILA:

A determinacdo da rigidez da argila ¢ dependente do valor da deformacao na
metade da resisténcia de compressdo de determinado tipo de argila (£50). A resisténcia
ndo-drenada da argila (c,) ¢ a tensdo de ruptura. Esses parametros foram selecionados
para caracterizagdo e determinagao das curvas p-y e devem ser buscados em laboratorio

ou ensaios de campo sempre que possivel.
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A tabela 2 contém valores representativos de &s9 para cada consisténcia de

argila, recomendados por REESE et al (2001), para argilas normalmente adensadas, ¢

na tabela 3, valores de c, para argilas sobreadensadas:

Tabela 2 — Valores de €5, para argilas normalmente adensadas, REESE et al

(2001)

Consisténcia da Resisténcia ndo .
argila drenada (kPa) 20
Mole <48 0,020
Média 48-96 0,010

Rija 96-192 0,005

Tabela 3 — Valores de ¢, para argilas sobreadensadas, REESE et al (2001)

Valores de Resisténcia (kPa) Cu
50-100 0,007
100-200 0,005
300-400 0,004

e ARGILA MOLE NA PRESENCA DE AGUA:

Primeiramente deve-se obter a variagdo da resisténcia ndo-drenada e do peso
especifico submerso em fungdo da profundidade. Obter também o £59. Depois se deve

obter o valor da carga ultima por unidade de comprimento de estaca a partir do menor

valor obtido pelas expressoes 4.14 e 4.15.

Duit = l3 + y—z + izl cyb (4.14)
Cy b
Duit = 9¢ub (4.15)

32



Onde:

y' é o valor médio do peso especifico submerso da superficie até a profundidade
da curva p-y a ser obtida;

z ¢ a profundidade da curva p-y a ser obtida;

b ¢ a largura da estaca e

J ¢ uma constante determinada experimentalmente por Matlock (1970) e

referenciada em REESE et al (2001) como igual a 0,5.
Entdo, deve-se obter a deflexdo referente a metade da resisténcia do solo, pela
equacdo seguinte:

Vso = 2,555019 (4‘16)

Agora, os pontos da curva p-y sao obtidos através da expressao:

Wl =

P _os l] (4.17)
Puie V50

Um exemplo de curva p-y para argilas moles na presenca de dgua pode ser

encontrado na figura 20.

240 —
z=
e & (12 m)
- e (6 m)
s x (3m)
& ¢ (1.5 m)
e a0 m)
] 01 0.2 0.3 0.4 ﬂl.i 1 EI'.IE ‘ DI.T 0.8
¥y (m)

Figura 20 — Curva p-y para argilas moles na presenca de agua, REESE et al
(2001)
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e ARGILA RIJA NA PRESENCA DE AGUA:

Primeiramente deve-se obter a variagdo da resisténcia ndo-drenada e do peso
especifico submerso em funcdo da profundidade. Obter também a resisténcia nao
drenada média acima da profundidade da curva desejada (c,). Depois se deve obter o
valor da carga Ultima por unidade de comprimento de estaca a partir do menor valor

obtido pelas equacdes 4.18 ¢ 4.19.

Pet = 2¢4b +y'bz + 2,83c,z (4.18)
Pea = 11c,b (4.19)

Onde:

y' é o valor médio do peso especifico submerso da superficie até a profundidade
da curva p-y a ser obtida;

z ¢ a profundidade da curva p-y a ser obtida e

b ¢ a largura da estaca.

Entdo, deve-se obter a tangente inicial do grafico pela equagao:

p = kszy (4.20)

Os valores sugeridos para ks por REESE et al (2001) encontram-se na tabela 4.

Tabela 4 — Valores de ks para argilas sobreadensadas, REESE et al (2001)

Valores de ks
Resisténcia (kPa) | (MN/m?)
50-100 135
100-200 270
300-400 540

Deve-se, entdo, obter o valor de yso, através de:

Yso0 = Esob (4.21)
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Agora, estabelece-se a por¢do parabdlica da curva usando a equagdo a seguir,

utilizando o valor de p. obtido anteriormente:

y 0,5
p = 0,5p, [—] (4.22)
Yso0

Um exemplo de curva p-y para argilas rijas na presenca de agua pode ser

encontrado na figura 21.

4 y

p (kN/m)

]
]
]
L]
]
]
]
L]
I
]
]
I
I
]
]
]
L
L}

0 AL Yap Yoo 6A, ¥y 184, ¥y y (mm)

Figura 21 — Curva p-y para argilas rijas na presenca de agua, REESE et al
(2001)

e ARGILARIJA SEM PRESENCA DE AGUA:

Primeiramente deve-se obter a variacdo da resisténcia ndo-drenada e do peso

especifico em funcdo da profundidade. Obter também o ¢s0. Depois se deve obter o

valor da carga ultima por unidade de comprimento de estaca a partir do menor valor

obtido pelas equagdes 4.23 ¢ 4.24.

!

P = [3 A izl cub (4.23)
Cu b

Puie = 9¢c,b (4.24)
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Onde:

y € o valor médio do peso especifico da superficie até a profundidade da curva
p-y a ser obtida;

z ¢ a profundidade da curva p-y a ser obtida;

b ¢ a largura da estaca e

J é uma constante determinada experimentalmente por Matlock (1970) e

referenciada em REESE et al (2001) como igual a 0,5.

Feito o procedimento anterior, deve-se obter a deflexdo referente & metade da

resisténcia do solo, pela equagdo seguinte:
y50 == 2,585019 (425)

Entdo, os pontos da curva p-y sdo obtidos através da expressao:

0,25
P _os [l (4.26)
Puie V50

Um exemplo de curva p-y para argilas rijas sem presenga de agua pode ser

encontrado na figura 22.

o APTRe

Pan - 03 (3

!

|

[

|

I

I

|

P ¥, I
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|

|

I

I

16 yg Ys

Figura 22 — Curva p-y para argilas rijas sem presenca de 4gua, REESE et al (2001)
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b) SOLOS NAO- COESIVOS (AREIAS)

e AREIAS COM E SEM PRESENCA DE AGUA:

Primeiramente deve-se obter o angulo de atrito do solo () e o peso especifico
(submerso no caso de presenca de agua e real se sem presenca de agua). Depois,

realizam-se as operagdes preliminares descritas nas equagoes 4.27, 4.28, 4.29 e 4.30.

]
a= (4.27)
1)
B=45"+3 (4.28)
K, = 0,4 (4.29)

K, = tan? (45° _ g) (4.30)

Onde K, ¢ o coeficiente de empuxo ativo do solo e K, € o coeficiente de empuxo
no repouso do solo.
Feito o procedimento descrito anteriormente, deve-se obter a resisténcia ultima

do solo por unidade de comprimento de estaca entre o0 menor dos dois valores obtidos

pelas expressdes a seguir:

Ky.z.tan@. sen[i’ tanp
=yz [tan(ﬁ 5 cos & tan(ﬁ 5 (b + z.tanB.tana) + K, z tanB(tan® . senf — tana) — Kab] (4.31)

Psa = Kg.b.y.z(tan®B — 1) + K. b.y . z. tan®. tan*p (4.32)

Tendo a resisténcia ultima calculada, deve-se calcular a deformacao referente a

carga ultima (y,), sendo b a largura da estaca:

y,, = 3b/80 (4.33)

37



Posteriormente, deve-se computar o valor da carga ultima através da expressao

que segue, sendo os valores de Ac (carregamento ciclico) ou As (carregamento estatico)

retirados da figura 23.

Puie = Asbs (4.34)

Puit = AcPs (4.35)

Figura 23 — Abaco para obtencéo de Ac e As, REESE et al (2001)

Entao, deve-se estabelecer o valor de deslocamento médio (y,) € carga referente
a deslocamento médio (Py), através das equagdes 4.36, 4.37 e 4.38 e os valores de Bc

(carregamento ciclico) ou Bs (carregamento estatico) retirados da figura 24:

Ym = b/60 (4.36)
Pm = BsDs (4.37)
Pm = DcDs (4.38)
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Figura 24 — Abaco para obtenco de Bc e Bs, REESE et al(2001)

Tendo esses valores, pode-se estabelecer a tangente inicial da curva através da

equagdo 4.39, retirando o valor de ky da tabela 5.

p = kpyzy (4.39)

Tabela 5 — Valores recomendados de kyy para areias submersas ou ndo, REESE et al

(2001)
Na presenga de | Sem presenca
Compacidade agua de dgua
da areia

kpy MN/m?) | kpy (MN/m?)

Fofa 5,4 6.8

Média 16,3 244

Compacta 34 61

p=Cy'n
_ DPm
¢= Ym /™

(4.40)

(4.41)

Entdo, deve-se estabelecer a secdo parabolica através das equacdes 4.40, 4.41,
442 e4.43.
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m = ZuPm 4.42
Yu=Ym ( )

Pm
= Pm_ 4.43
mym ( )

Uma curva p-y tipica de areias pode ser vista na figura 25.

4000
[ -
G (12 m)
= 3000 |
2000 |-
A 6
1000 €m
(3m)
0 (2 m)
0 50 100 150 200 250 300 350
¥ {mum)

Figura 25 — Curva p-y tipica para areias, REESE et al (2001).

4.2.2 CURVAS DA API

A API (2000) recomenda, para projeto de estruturas off-shore, a constru¢ao de

curvas p-y para areias calculando a carga p através da equagdo 4.44.
14 k
p = A"'p, tanh (ﬁ y) (4.44)

Onde A’’ ¢ um fator que leva em consideracdo o tipo de carregamento.

A" = 0,9 para carregamento ciclico e

ar=(3-22) 209 (4.45)

E py ¢ a capacidade de carga do solo na profundidade z, determinada pelo menor

entre os dois valores obtidos através das equagdes 4.46 ¢ 4.47.

40



Pus = (C1z+ C,b)y'z (4.46)
Pua = C3by'z (4.47)

Os coeficientes C1, C2 e C3 devem ser retirados da figura 26, onde k ¢ o
coeficiente de reacdo horizontal inicial, fun¢ao da densidade relativa retirado da figura

27 e 7’ o peso especifico submerso.

5 100
/
:;‘/7‘ 90
o4 80
v / )
3 A 708
i /,' @
E 3 ]
:E 1 % f;
E Cz / . ] 50 ()
Q rd /‘
2 . 40
c,. | -
> A 430
~ Ve Cs
1 it a 20
|— J,.-v'
|- 4 10
O 1 L L L L L 1 1 1 L L 1 L L 1 L D
20 25 30 35 40

Angulo de Atrito &

Figura 26 — Coeficientes C;, C, e C3 de acordo com a API (2000)

@, Angulo de Atrito do Solo
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250 |
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200 o Nivel
- d'agua
=
2
= 150
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100 - do Nivel
d'dgua
il /
0 -
0 20 40 60 80 100

Densidade Relativa, %

Figura 27 — Coeficiente k de acordo com a API (2000)
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5. MODELAGEM NUMERICA DE PONTE INTEGRAL

Neste capitulo serdo apresentados modelos exemplificando pontes integrais
sofrendo efeitos de variacdo de temperatura, assentes em terrenos arenosos de quatro
valores diferentes de constante de rea¢do horizontal e ainda sobre terreno argiloso de
um coeficiente de reagdo horizontal. Os modelos tém por finalidade demonstrar os

efeitos da variacdo de temperatura em ponte integral de trés vaos de 40 metros.

5.1 DESCRICAO DO MODELO

O modelo estrutural utilizado para avaliagdo numérica de comportamento
estrutural de ponte integral sofrendo efeito de variagdo de temperatura foi elaborado no
software SAP2000 (2009) em analise bidimensional, baseado no modelo realizado em
DICLELI et al (2003). A ponte simulada trata-se de ponte em vigas de concreto
protendido, constituida de trés vaos de 40 metros de extensdo, encontros de 5 metros de
altura em concreto e estacas metélicas perfis HP310 x 125 e HP250 x 85 de 12 m de
profundidade para as fundacdes. A se¢do transversal da ponte pode ser vista na figura

28. As vigas longitudinais escolhidas sdao do tipo AASHTO VI, conforme pode ser visto

na figura 29.
TABULEIRG DE CONCRETO o
) 13,00 LN
]
L\ 5
| | | T
L
AASHTO W
S o
o 3
‘ 2,40 ‘ 2,40 ‘ 2,40 ‘ 2,40 l

Figura 28- Secéo Transversal da ponte utilizada no exemplo
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AASHTO V]

i 1,07
ol , L
~ 1 7
N

0,08

= —
CO— /4&

0,2

0,1

1,83

0,77

Figura 29- Secéo Transversal do perfil das longarinas- tipo AASHTO VI

Um esquema do modelo estrutural pode ser visto na figura 30. Foram colocadas
molas para simular a presenca do terreno, ¢ o modelo de calculo dessas molas sera
explicitado no item 5.2. Foram utilizadas molas lineares para simular o terreno e molas
ndo-lineares para simular a presenca do aterro. Na tabela 6 encontram-se as

propriedades geométricas dos elementos da ponte, retiradas de DICLELI et al (2003).

TABULERD DA PONTE DEFORMAGAD TERMICA

W2 MSW m

e
ENDONTRD 40,00 $ 20,00
[

kI
AT

1 o,

12

[w)
[w]
o
ESTACAS METALICES O
Ji e ]
Bty

65,00

bob b ol

Figura 30- Esquema longitudinal do modelo estrutural
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Tabela 6 — Propriedades Geométricas das se¢des utilizadas nos modelos, DICLELI et

al (2003)
Elemento Area (mm?) I (mm4) E (Mpa)
Tabuleiro (longarinas | 4 174,106 | 646000 x 10° | 25000
incluidas)
Encontro 3,600 x 10° | 675000 x 10° | 25000
Eixo de
Maior 270 x 10°
HP310 x 125 |—oercia 15900 200000
Eixo de
Menor 88,2 x 10°
Inércia
Eixo de
Maior 123 x 10°
HP250 x 85 iy 10900 200000
Eixo de
Menor 423 x 10°
Inércia

Um modelo de estrutura 2-D foi elaborado para a ponte, considerando uma tnica
viga interior conforme explicitado na figura 31 para temperaturas positivas onde
existem molas simulando a rigidez do aterro, e na figura 32, para variagdes de
temperatura negativas, onde o aterro “descola” dos encontros, ndo existindo molas para
simular a sua rigidez. O espagamento entre vigas considerado ¢ igual a 2,4 m, como
pode ser visto na figura 28. As propriedades de rigidez das se¢des compostas (laje sobre
vigas) sdo expressas em termos das propriedades geométricas do conjunto, através de
secdo generalizada de propriedades equivalentes como pode ser visto nas figuras 33 e
34. As estacas foram langadas através do banco de dados do programa, como pode ser
visto nas figuras 35 e 36. A rigidez lateral do aparelho de apoio elastomérico ¢
insignificante em comparacdo com as dos outros componentes da ponte, assim, 0s

apoios intermediarios sdo simplesmente modelados como suportes deslizantes.
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1B X-Z Plane @ ¥=0 o= =

&=

Figura 31- Modelo tipico da ponte (variacdo de temperatura positiva), SAP2000
(2009).

1] X-Z Plane @ ¥=0 [E=2EER (T

Figura 32- Modelo tipico da ponte (variacdo de temperatura negativa),
SAP2000 (2009).

Vale ressaltar que as forgas de atrito geradas entre a laje de transi¢do e aterro de
aproximacao e o tabuleiro e as abas laterais possuem efeito insignificante se comparadas

com os esfor¢os impostos e resistidos pelo modelo e, portanto, ndo sdo considerados. O
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modelo no SAP 2000 (2009) foi langado com as unidades kN, m e °C. As propriedades

dos materiais- aco e concreto- podem ser verificadas nas figuras 37 e 38.

-
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Section Name IABUT
Section Nates Modify/S how Motes I
— Properties—————————— Property Modifiers—— — Material——————
Section Properties. .. I ’7 Set Modifiers... I ’7 l"EDNE vI
— Dimensions
Depth [t3) |D,45?2
“wlidth [ t2 ] ID,254 s

Property Data

-
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Moment of Inertia about 3 axis IU'575

tMoment of Inertia about 2 axis I-I .
I'I.—

I‘I,—
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Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

Section modulus about 3 axis
Section modulus about 2 axiz
Plastic modulus about 3 axiz
Plastic modulus about 2 axis
FRadius of Gyration about 3 axis

Radius of Gyration about 2 axis

r

Figura 33- Secéo Transversal equivalente- Encontros, SAP2000 (2009).
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Figura 34- Secéo Transversal equivalente- Tabuleiro, SAP2000 (2009).
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Extract Data from Section Property File
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Figura 35- Secéo Transversal equivalente- Estaca HP250x85, SAP2000 (2009).
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Figura 36- Secédo Transversal equivalente- Estaca HP310x125, SAP2000 (2009).
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Figura 37- Propriedades dos materiais — Aco ASTM A36 (MR250), SAP2000 (2009).
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Figura 38- Propriedades dos materiais- Concreto, SAP2000 (2009).
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Para simular a situagdo de ndo-linearidade do material das estacas (ago), que
deve ser considerada em fadiga de baixa ciclagem, foram langados pelo programa
elementos de rotulas plasticas (elementos “hinge”) que simulam o comportamento nao-
linear no ago até a situagdo de plastificagdo total, através do grafico momento-
curvatura. Os pontos do grafico foram obtidos conforme as recomendagdes de CHEN et
al (1991), com as formulas disponiveis no capitulo 3, no item 3.2. Os calculos dos
pontos do grafico encontram-se disponiveis no anexo A e nas figuras 39, 40, 41 e 42
encontram-se as atribui¢cdes de elementos “hinge” de cada estaca, nas posi¢cdes de maior

€ menor inércia.
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0887 3422 Mo Parameters Are Required For This
Husteresis Tyupe
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Figura 39- Elemento ““hinge” para a estaca HP310x125 na posi¢ao de maior inércia,
SAP2000 (2009).
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Figura 40- Elemento ““hinge” para a estaca HP310x125 na posi¢ao de menor inércia,
SAP2000 (2009).
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Figura 41- Elemento ““hinge” para a estaca HP250x80 na posi¢do de maior inércia,
SAP2000 (2009).
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Figura 42- Elemento ““hinge” para a estaca HP250x80 na posicdo de menor inércia,
SAP2000 (2009).

52 MODELOS PARA CONSIDERACAO DA INTERACAO SOLO-
ESTRUTURA

Neste item serdo explicitados os modelos utilizados e os célculos de rigidez para
representar o comportamento do solo na ponte integral, na regido das estacas metalicas e

aregido dos encontros, onde se considerou existéncia de aterro de aproximagao.

5.2.1 MODELOS PARA ESTACAS METALICAS

No entorno das estacas metdlicas foram calculadas rigidezes de molas
equivalentes lineares para simular a presenca do solo. Considerando-se as curvas p-y
terem a forma explicitada na figura 43, conforme DICLELI et al (2003), pode-se fazer
uma aproximagao para consideragdo da rigidez como apresentado pelas linhas

tracejadas. Calculou-se, portanto, um coeficiente k de mola equivalente simulando a
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rigidez do solo, e foram introduzidas molas lineares no programa SAP2000 (2009). A
hipétese de comportamento linear ¢ valida somente se a carga atingida for inferior a
carga ultima do solo. No capitulo 6, serd feita verificacdo para cada modelo para validar

ou ndo a hipdtese de comportamento linear.

Y A

Tangente Inicial

—— Comportamento
Real
=== Modelo

A J

Figura 43- Curva P-Y tipica e aproximacao considerada no modelo, DICLELI
et al (2003)

a) SOLOS NAO COESIVOS (AREIAS)

Para simulagdo da rigidez de solo ndo coesivo, ou seja, areia, a obten¢do de molas
equivalentes foi realizada pela obtencdo do coeficiente de reagdo horizontal (np)
conforme explicitado no item 4.2.2 do Capitulo 4. Foram feitas simulag¢des para quatro
valores de n, simulando areias de fofa a compacta, conforme adotado no modelo de

DICLELI et al (2003), como pode ser visto na tabela 7.

O calculo de cada mola, pra cada profundidade de cada nj, foi realizado da
maneira explicitada a seguir. Sabe-se que o coeficiente de reagdo horizontal ky &,

conforme o item 4.1 do Capitulo 4:

n
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O coeficiente de mola equivalente sera, portanto:

kmola=kthxl=%xBxl (4.11)

Onde B ¢ a largura da estaca e L ¢ o comprimento de influéncia referente ao no.

Do item 4.1 do Capitulo 4, sabe-se que, para areias o coeficiente de reacao

horizontal k; pode ser expresso por:

Z

Desta forma, o coeficiente de mola equivalente ¢ expresso por:

Z
kmola=kthxl=nhx§xBxl=nh><le (4.13)

Tabela 7 — Propriedades das areias utilizadas nas analises, DICLELI et al (2003)

Densidade Relativa
Propriedades Fofa | Média Medianamente Compas
compacta
np, (kN/m?) 2000 | 6000 12000 18000
A @
Angulo de Atrito | 30 35 37,5 40
@)
¥ — Peso
16 18 19 20
Especifico (kN/m?)

Nas tabelas de 8 a 11 os valores de rigidez de mola para cada profundidade do

modelo podem ser verificados.
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Tabela 8 — Molas equivalentes para solos ndo coesivos- n,=2000 kN/m3

1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho
V4 ny | kmola Z ny 1 kmola V4 np 1 kmola
(m) [(kKN/m?)| (m) | (kN/m) | (m) [ (kKN/m?) | (m) |(kKN/m)| (m) |(kKN/m?) | (m) | (kN/m)
5,1 2000 |0,1| 1020 | 7,2 | 2000 | 0,2 | 2880 |11,3| 2000 | 0,3 | 6780
52 2000 | 0,01 1040 | 7,4 | 2000 | 0,2 | 2960 |11,6| 2000 | 0,3 | 6960
5,3 2000 |0,01| 1060 | 7,6 | 2000 | 0,2 | 3040 |11,9| 2000 | 0,3 | 7140
54 2000 | 0,01 1080 | 7,8 | 2000 | 0,2 | 3120 |12,2| 2000 | 0,3 | 7320
5,5 2000 | 0,1 | 1100 8 2000 | 0,2 | 3200 |12,5| 2000 | 0,3 | 7500
5,6 | 2000 | 0,1 | 1120 | 8,2 | 2000 | 0,2 | 3280 |12,8| 2000 | 0,3 | 7680
5,7 2000 |0,01| 1140 | 84 | 2000 | 0,2 | 3360 |13,1| 2000 | 0,3 | 7860
5,8 2000 | 0,1 1160 | 8,6 | 2000 | 0,2 | 3440 |13,4| 2000 | 0,3 | 8040
59 2000 |0,0| 1180 | 8,8 | 2000 | 0,2 | 3520 |13,7| 2000 | 0,3 | 8220
6 2000 | 0,1 | 1200 9 2000 | 0,2 | 3600 | 14 | 2000 | 0,3 | 8400
6,1 | 2000 | 0,1 | 1220 |{ 9,2 | 2000 | 0,2 | 3680 |14,3| 2000 | 0,3 | 8580
6,2 | 2000 | 0,1 | 1240 | 94 | 2000 | 0,2 | 3760 |14,6| 2000 | 0,3 | 8760
6,3 | 2000 | 0,1 | 1260 | 9,6 | 2000 | 0,2 | 3840 |14,9| 2000 | 0,3 | 8940
6,4 | 2000 | 0,1 | 1280 | 9,8 | 2000 | 0,2 | 3920 |15,2| 2000 | 0,3 | 9120
6,5 | 2000 | 0,1 | 1300 | 10 | 2000 | 0,2 | 4000 |15,5| 2000 | 0,3 | 9300
6,6 | 2000 | 0,1 | 1320 |{10,2| 2000 | 0,2 | 4080 |15,8| 2000 | 0,3 | 9480
6,7 | 2000 | 0,1 | 1340 {10,4| 2000 | 0,2 | 4160 |16,1| 2000 | 0,3 | 9660
6,8 | 2000 | 0,1 | 1360 |{10,6| 2000 | 0,2 | 4240 |16,4| 2000 | 0,3 | 9840
6,9 | 2000 | 0,1 | 1380 |{10,8| 2000 | 0,2 | 4320 |16,7| 2000 | 0,3 | 10020
7 2000 | 0,1 | 1400 | 11 2000 | 0,2 | 4400 | 17 | 2000 | 0,3 | 10200
Tabela 9 — Molas equivalentes para solos nao coesivos- n,=6000 kN/m?3
1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho
Z ny | kmola V4 ny 1 kmola z np | kmola
(m) | (KN/m?) | (m) | (kN/m) | (m) | (kKN/m?) | (m) | (kN/m) | (m) | (kN/m?)| (m) | (kN/m)
5,1 6000 | 0,1 | 3060 | 7,2 | 6000 |0,2| 840 |11,3| 6000 | 0,3 | 20340
5,2 6000 | 0,1 | 3120 | 7,4 | 6000 |0,2| 8880 |11,6| 6000 | 0,3 | 20880
53] 6000 | 0,1 | 3180 | 7,6 | 6000 [0,2| 9120 |11,9| 6000 | 0,3 | 21420
5,41 6000 | 0,1 | 3240 | 7,8 | 6000 [0,2]| 9360 |12,2| 6000 | 0,3 | 21960
5,5 6000 | 0,1 | 3300 8 6000 |0,2| 9600 |12,5| 6000 | 0,3 | 22500
5,6 | 6000 | 0,1 | 3360 | 82| 6000 |0,2] 9840 |12,8| 6000 | 0,3 | 23040
5,71 6000 | 0,1 | 3420 | 8,4 | 6000 |0,2| 10080 | 13,1 | 6000 | 0,3 | 23580
5,81 6000 | 0,1 | 3480 | 8,6 | 6000 |0,2]| 10320 |13,4| 6000 | 0,3 | 24120
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1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho

Z ny | kmola V4 ny 1 kmola z np | kmola
(m) | (kN/m?) | (m) [(kN/m) | (m) |[(kN/m?)|(m) |(kN/m)| (m) |(kN/m?)| (m) |(kN/m)
59| 6000 | 0,1 | 3540 | 8,8 | 6000 |0,2| 10560 |13,7| 6000 | 0,3 | 24660
6 6000 | 0,1 | 3600 | 9 6000 |0,2| 10800 | 14 6000 | 0,3 | 25200
6,1 | 6000 | 0,1 | 3660 9,2 | 6000 |0,2]| 11040 | 14,3 | 6000 | 0,3 | 25740
6,2| 6000 | 0,1 | 3720 | 9,4 | 6000 |0,2| 11280 |14,6| 6000 | 0,3 | 26280
6,3| 6000 | 0,1 | 3780 | 9,6 | 6000 |0,2| 11520 |14,9| 6000 | 0,3 | 26820
6,4| 6000 | 0,1 | 3840 | 9,8 | 6000 |0,2| 11760 |15,2| 6000 | 0,3 | 27360
6,5 6000 | 0,1 | 3900 [ 10 | 6000 |0,2| 12000 | 15,5| 6000 | 0,3 | 27900
6,6 | 6000 | 0,1 | 3960 (10,2 6000 |0,2| 12240 | 15,8 6000 | 0,3 | 28440
6,7| 6000 | 0,1 | 4020 |10,4| 6000 |0,2| 12480 |16,1 | 6000 | 0,3 | 28980
6,8| 6000 | 0,1 | 4080 |10,6| 6000 |0,2| 12720 |16,4| 6000 | 0,3 | 29520
6,9 6000 | 0,1 | 4140 (10,8 6000 |0,2| 12960 | 16,7 | 6000 | 0,3 | 30060
7 6000 | 0,1 | 4200 | 11 | 6000 |0,2] 13200 | 17 6000 | 0,3 | 30600

Tabela 10 — Molas equivalentes para solos ndo coesivos- n,=12000 kN/m?3
1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho

z (m) (kl\lll/hnf) L (m) (151317;;) z (m) (kI\rIl/I;n3) (nln) (1513?&) z (m) (kI\rIl/I;n3) (IL) (11(111%)
5,1 | 12000 | 0,1 | 6120 | 7,2 | 12000 [0,2| 17280 | 11,3 | 12000 | 0,3 | 40680
5,2 | 12000 | 0,1 | 6240 | 7,4 | 12000 (0,2| 17760 | 11,6 | 12000 | 0,3 | 41760
5,3 | 12000 | 0,1 | 6360 | 7,6 | 12000 |0,2| 18240 | 11,9 | 12000 | 0,3 | 42840
5,4 | 12000 | 0,1 | 6480 | 7,8 | 12000 |0,2| 18720 | 12,2 | 12000 | 0,3 | 43920
5,5 | 12000 | 0,1 | 6600 8 12000 [0,2| 19200 | 12,5 | 12000 | 0,3 | 45000
5,6 | 12000 | 0,1 | 6720 | 8,2 | 12000 [0,2| 19680 | 12,8 | 12000 | 0,3 | 46080
5,7 | 12000 | 0,1 | 6840 | 8,4 | 12000 |0,2| 20160 | 13,1 | 12000 | 0,3 | 47160
5,8 | 12000 | 0,1 | 6960 | 8,6 | 12000 |0,2| 20640 | 13,4 | 12000 | 0,3 | 48240
5,9 | 12000 | 0,1 | 7080 | 8,8 | 12000 |0,2| 21120 13,7 | 12000 | 0,3 | 49320
6 12000 | 0,1 | 7200 9 12000 0,2 | 21600 | 14 | 12000 | 0,3 | 50400
6,1 | 12000 | 0,1 | 7320 | 9,2 | 12000 |0,2|22080 | 14,3 | 12000 | 0,3 | 51480
6,2 | 12000 | 0,1 | 7440 | 9,4 | 12000 |0,2| 22560 | 14,6 | 12000 | 0,3 | 52560
6,3 | 12000 | 0,1 | 7560 | 9,6 | 12000 |0,2| 23040 | 14,9 | 12000 | 0,3 | 53640
6,4 | 12000 | 0,1 | 7680 | 9,8 | 12000 |0,2|23520 | 15,2 | 12000 | 0,3 | 54720
6,5 | 12000 | 0,1 | 7800 | 10 12000 |0,2| 24000 | 15,5 | 12000 | 0,3 | 55800
6,6 | 12000 | 0,1 | 7920 | 10,2 | 12000 |0,2| 24480 | 15,8 | 12000 | 0,3 | 56880
6,7 | 12000 | 0,1 | 8040 | 10,4 | 12000 |0,2|24960 | 16,1 | 12000 | 0,3 | 57960
6,8 | 12000 | 0,1 | 8160 | 10,6 | 12000 |0,2| 25440 | 16,4 | 12000 | 0,3 | 59040
6,9 | 12000 | 0,1 | 8280 | 10,8 | 12000 |0,2| 25920 | 16,7 | 12000 | 0,3 | 60120
7 12000 | 0,1 | 8400 | 11 12000 [0,2|26400 | 17 | 12000 | 0,3 | 61200
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Tabela 11 — Molas equivalentes para solos ndo coesivos- n,=18000 kN/m3

1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho

ny Kmola ny Kmola ny Kmola
2(m) | genvmey | @ | enimy) |2 @ | ganvme |1 | denzm) |2 @] aonvme) |1 | envm)
5,1 | 18000 | 0,1 | 9180 | 7,2 | 18000 | 0,2 | 25920 | 11,3 | 18000 | 0,3 | 61020
52 | 18000 | 0,1 | 9360 | 7,4 | 18000 | 0,2 | 26640 | 11,6 | 18000 | 0,3 | 62640
53 | 18000 | 0,1 | 9540 | 7,6 | 18000 | 0,2 [ 27360 | 11,9 | 18000 | 0,3 | 64260
54 | 18000 | 0,1 | 9720 | 7,8 | 18000 | 0,2 | 28080 | 12,2 | 18000 | 0,3 | 65880
55 | 18000 | 0,1 | 9900 | 8 | 18000 | 0,2 | 28800 | 12,5 | 18000 | 0,3 | 67500
5,6 | 18000 | 0,1 | 10080 | 8,2 | 18000 | 0,2 | 29520 | 12,8 | 18000 | 0,3 | 69120
5,7 | 18000 | 0,1 | 10260 | 8,4 | 18000 | 0,2 | 30240 | 13,1 | 18000 | 0,3 | 70740
5,8 | 18000 | 0,1 | 10440 | 8,6 | 18000 | 0,2 | 30960 | 13,4 | 18000 | 0,3 | 72360
59 | 18000 | 0,1 | 10620 | 8,8 | 18000 | 0,2 | 31680 | 13,7 | 18000 | 0,3 | 73980
6 | 18000 | 0,1 [ 10800 | 9 | 18000 | 0,2 | 32400 | 14 | 18000 | 0,3 | 75600
6,1 | 18000 | 0,1 | 10980 | 9,2 | 18000 | 0,2 | 33120 | 14,3 | 18000 | 0,3 | 77220
6,2 | 18000 | 0,1 | 11160 | 9,4 | 18000 | 0,2 | 33840 | 14,6 | 18000 | 0,3 | 78840
6,3 | 18000 | 0,1 | 11340 | 9,6 | 18000 | 0,2 | 34560 | 14,9 | 18000 | 0,3 | 80460
6,4 | 18000 | 0,1 | 11520 | 9,8 | 18000 | 0,2 | 35280 | 15,2 | 18000 | 0,3 | 82080
6,5 | 18000 | 0,1 [ 11700 | 10 | 18000 | 0,2 | 36000 | 15,5 | 18000 | 0,3 | 83700
6,6 | 18000 | 0,1 | 11880 | 10,2 | 18000 | 0,2 | 36720 | 15,8 | 18000 | 0,3 | 85320
6,7 | 18000 | 0,1 | 12060 | 10,4 | 18000 | 0,2 | 37440 | 16,1 | 18000 | 0,3 | 86940
6,8 | 18000 | 0,1 | 12240 | 10,6 | 18000 | 0,2 | 38160 | 16,4 | 18000 | 0,3 | 88560
6,9 | 18000 | 0,1 | 12420 | 10,8 | 18000 | 0,2 | 38880 | 16,7 | 18000 | 0,3 | 90180
7 118000 | 0,1 [ 12600 | 11 | 18000 | 0,2 | 39600 | 17 | 18000 | 0,3 | 91800

c) SOLOS COESIVOS (ARGILAS)

Para simulagdo da rigidez de solo coesivo (argiloso), a obtengcdo de molas

equivalentes foi realizada através do método disponivel em REESE et al (2001), para

argila rija sem presen¢a de agua. Os parametros escolhidos para argila podem ser vistos

na tabela 12.

56




Tabela 12 — Parametros da argila rija sobreadensada selecionada para o modelo

. Argila
Propriedades Rija
Cu
Nm2) | 7°
@ (°) 33
7 (kN/m?) 16

A hipotese de comportamento linear foi estabelecida, assumindo-se que a rigidez
de mola equivalente sera a derivada no inicio da curva, representando a tangente inicial
a curva p-y obtida através do método de REESE et al (2001), no ponto de 10% da carga
ultima. O calculo da carga Ultima e da expressdo referente a curva p-y foram feitos
como explicitado no item 4.2.1 do Capitulo 4, referente a argila rija sem presenga de
agua. O coeficiente de mola equivalente ¢ encontrado multiplicando-se o coeficiente de
reacdo horizontal obtido pelo comprimento de influéncia do né. O calculo de rigidez e
da carga ultima pode ser encontrado no anexo B, em forma de planilha MATHCAD

(2007).

Os valores de rigidez para o solo argiloso em questdo podem ser vistos na tabela
13. Nota-se que desde a primeira profundidade se obtém valor constante de coeficiente
de reacdo horizontal, dado que a carga ultima desde a primeira profundidade ¢ regida

pela equacao 4.24.

Puie = 9cyb (4.24)

Isto acontece porque a equacdo 4.24 resulta em valores de carga ultima

inferiores ao da equacao 4.23.

!

Puit = l3 + y—z + lzl cyb (4.23)
Cy b
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Portanto, o coeficiente de reagdo ndo varia com a profundidade, o Unico fator

que influencia a sua variagao no modelo ¢ a variacao de comprimento de influencia do

nd. Na tabela 13, encontram-se os valores de coeficiente de molas equivalentes para o

solo argiloso adotado.

Tabela 13 — Molas equivalentes para solo argiloso adotado no modelo

1° Trecho 2° Trecho 3° Trecho

z (m) |k (kN/m?) | 1 (m) (15&%) z (m) (kNl;m2) 1 (m) (g%) z (m) (kNlij) L (m) (11(13?;)
5,1 | 602700 | 0,1 | 60270 | 7,2 | 602700 | 0,2 |120540| 11 | 602700 | 0,3 | 180810
5,2 | 602700 | 0,1 | 60270 | 7,4 | 602700 | 0,2 |120540| 12 | 602700 | 0,3 | 180810
5,3 | 602700 | 0,1 | 60270 | 7,6 | 602700 | 0,2 |120540| 12 |602700| 0,3 | 180810
5,4 | 602700 | 0,1 | 60270 | 7,8 | 602700 | 0,2 |120540| 12 | 602700 | 0,3 | 180810
55 | 602700 | 0,1 | 60270 | 8 |602700] 0,2 [120540] 13 | 602700 | 0,3 | 180810
5,6 | 602700 | 0,1 | 60270 | 8,2 | 602700 | 0,2 |120540| 13 | 602700 | 0,3 | 180810
5,7 | 602700 | 0,1 | 60270 | 8,4 | 602700 | 0,2 |120540| 13 | 602700 | 0,3 | 180810
5,8 | 602700 | 0,1 | 60270 | 8,6 | 602700 | 0,2 |120540| 13 | 602700 | 0,3 | 180810
5,9 | 602700 | 0,1 | 60270 | 8,8 | 602700 | 0,2 |120540| 14 | 602700 | 0,3 | 180810

6 602700 | 0,1 | 60270 9 1602700 | 0,2 | 120540| 14 | 602700 | 0,3 | 180810
6,1 | 602700 | 0,1 | 60270 | 9,2 | 602700 | 0,2 |120540| 14 | 602700 | 0,3 | 180810
6,2 | 602700 | 0,1 | 60270 | 9,4 | 602700 | 0,2 |120540| 15 | 602700 | 0,3 | 180810
6,3 | 602700 | 0,1 | 60270 | 9,6 | 602700 | 0,2 |120540| 15 |602700| 0,3 | 180810
6,4 | 602700 | 0,1 | 60270 | 9,8 | 602700 | 0,2 |120540| 15 | 602700 | 0,3 | 180810
6,5 | 602700 | 0,1 | 60270 | 10 | 602700 | 0,2 |120540| 16 | 602700 | 0,3 | 180810
6,6 | 602700 | 0,1 | 60270 | 10,2 | 602700 | 0,2 |120540| 16 |602700| 0,3 | 180810
6,7 | 602700 | 0,1 | 60270 | 10,4 | 602700 | 0,2 |120540| 16 | 602700 | 0,3 | 180810
6,8 | 602700 | 0,1 | 60270 | 10,6 | 602700 | 0,2 |120540| 16 | 602700 | 0,3 | 180810
6,9 | 602700 | 0,1 | 60270 | 10,8 | 602700 | 0,2 |120540| 17 | 602700 | 0,3 | 180810

7 602700 | 0,1 | 60270 | 11 |602700| 0,2 |120540| 17 | 602700 | 0,3 | 180810

5.2.2 MODELO PARA CONSIDERACAO DE INTERACAO ATERRO-

ENCONTRO DA PONTE

Uma ponte integral ao longo de sua vida util se alonga e contrai devido as

variagdes de temperatura didrias e anuais. Quando a ponte se contrai devido a queda de

temperatura, se desenvolve um empuxo ativo no encontro, devido a presenga do aterro.
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A intensidade deste empuxo ativo pode ser calculada diretamente pela teoria de
Rankine, disponivel em BOWLES (1996). A consideragao dos efeitos da interagao
aterro-encontro nao ¢ necessaria em variagdes de temperatura negativas, pois a estrutura
descola do solo, j4 que 0 mesmo ndo resiste a tragdo. No modelo, este aspecto se reflete
ao modelar a estrutura sem molas na regido do encontro para variacdes negativas de

temperatura.

Entretanto quando a ponte dilata devido a um aumento de temperatura, a
intensidade do empuxo gerado na regido dos encontros depende da magnitude do
deslocamento experimentado pela ponte em direcdo ao aterro. O coeficiente de empuxo
varia entre coeficiente de empuxo no repouso (Ky) e coeficiente de empuxo passivo
(Kp). Este empuxo representa um impedimento ao deslocamento da ponte, sendo,
portanto na modelagem traduzido como molas equivalentes com certa rigidez calculada
a partir dos coeficientes de empuxo. De acordo com DICLELI et al (2003) pode-se
calcular a rigidez dos elementos de mola do encontro a partir da equacao 5.1.

F KXyXIlxSXxz
kmoia =Z= A (5.1)

Onde:

F ¢ a forga resultante no no;

A ¢é o deslocamento do no;

K ¢ o coeficiente de empuxo, obtido de acordo com DICLELI et al (2003) pelo
grafico apresentado na figura 44, referente a certo deslocamento A;

y € o peso especifico do aterro, tomado como 21 kN/m? neste exemplo;

1 € o comprimento de influéncia do no;

S € o espagamento entre as vigas, sendo neste exemplo igual a 2,4 m e

Z ¢ a profundidade do né.

Desta forma, foram introduzidas molas nao-lineares nos modelos representativos
de variacdo de temperatura positiva, através de elementos “link” no programa SAP 2000
(2009). Para cada valor de profundidade foi introduzido um elemento com propriedade

de variacdo de rigidez calculada conforme a equagdo acima e o grafico da figura 44.
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Uma das curvas p-y calculada pode ser vista como exemplo na figura 45, e seu elemento
de link correspondente na figura 46. Os graficos para todas as profundidades

encontram-se no Anexo C.

8.00—

| 1 | l I 1 |
0.005 0.045 0125 0.245

(A/H)

Figura 44- Aproximacdo quadri-linear para representacdo dos coeficientes de

empuxo referentes a interacdo aterro-encontro de ponte integral, DICLELI et al (2003).

P-Y Encontro- z=1m

50
43.75 -~
l __,.--'""fﬂr
PO(y) / /
31.25 gl
P2(y) 2 ’Vf
P3(y)18.75
12.5!/
6.25
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15

y
Figura 45- Curva p-y representativa de mola ndo-linear para a profundidade de

1m, MATHCAD (2007)
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6. RESULTADOS

Este capitulo trata dos resultados obtidos nas andlises da ponte integral utilizada
como exemplo. O Estado Limite utilizado para as verificagdes nesta etapa foi o de
ruptura por fadiga de baixa ciclagem das estacas. Supos-se que o encontro sera
dimensionado para suportar os esforcos de cisalhamento e flexdo impostos a ele devido
as variagdes de temperatura. Os pontos dos graficos momento-curvatura, obtidos por
CHEN et al (1991) e disponibilizados no anexo A encontram-se resumidos na tabela 14

(ver também figura 15 e equagdes 3.6 a 3.15).

Tabela 14 — Pontos dos graficos momento-curvatura atribuidos para as estacas,
de acordo com CHEN et al (1991)

MOMENTO-CURVATURA
HP 310x125 HP 250x85

Maior | Menor | Maior | Menor
inércia | inércia | inércia | inércia
M; (kNm) 260,34 | 84,84 | 145,04 | 48,75
@, (m™) 0,00481 | 0,00481 | 0,00591 | 0,00577
M, (kNm) 334,10 | 137,87 | 186,13 | 79,22

@, (m™) 0,00801 | 0,01100 | 0,00984 | 0,01300

M, (kNm) 384,67 | 209,40 | 214,30 | 120,33

Foram feitos um total de 10 modelos no programa SAP2000 (2009), dois para cada
tipo de solo modelado (foram cinco tipos de solo: quatro areias de compacidade
variando de fofa a compacta e um tipo de argila, rija sobreadensada). Cada um desses

dois modelos de cada tipo de solo simulou as seguintes situagoes:

e Variagdo de temperatura negativa, onde ndo existem molas na regido dos
encontros ¢

e Variacdo de temperatura positiva, onde existem molas ndo-lineares na regido
dos encontros, simulando a aproximagao quadri-linear retirada de DICLELI et al

(2003) para representacdo dos coeficientes de empuxo referentes a interagdo
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aterro-encontro de ponte integral, variando desde condi¢do de repouso até

condig¢do passiva, conforme explicitado na figura 45.

Para simular a situacdo de plastificagdo das estacas foram lancados pelo
programa elementos de rotulas plasticas (hinges) que simulavam o grafico momento-
curvatura conforme as recomendagdes de CHEN et al (1991) e ja explicitado no

capitulo 5.

Em todos os modelos foram langadas molas lineares na regido das estacas, com a
rigidez respectiva de cada tipo de solo conforme explicitado no capitulo anterior. Entdo,
aplicaram-se diversos valores de variagdo de temperatura até que fosse atingido o
momento de ruptura por fadiga das estacas. Esse procedimento foi feito em cada modelo
para ambos os perfis de estacas HP250x85 e HP310x125, nas posi¢cdes de maior e
menor inércia. A hipdtese de comportamento linear da rigidez do solo na regido das

estacas sera verificada no proximo item.

6.1 VERIFICACAO DE HIPOTESE DE _COMPORTAMENTO LINEAR DO
SOLO NA REGIAO DAS ESTACAS METALICAS

Para que a hipdtese de comportamento linear do terreno na anélise seja validada
¢ necessario que se verifique que para ambos os tipos de solo, as cargas resultantes em
cada mola sejam inferiores as cargas ultimas do terreno na profundidade em questdo.

Essa situagdo sera verificada nos itens que seguem.

Foi feita uma comparacdo a partir das reacdes encontradas nas estacas pelo
programa SAP2000 (2009) para os momentos de ruptura por fadiga devido a variagdes
de temperatura com as cargas de ruptura de cada tipo de solo. Para efeito de
comparacao, deve-se verificar a reagdo nos nos das estacas quando atingem o momento
de ruptura por fadiga. Compara-se este valor com a carga de ruptura multiplicada pelo
comprimento de influéncia de né. A carga de ruptura de cada tipo de solo foi calculada
conforme os modelos propostos por REESE et al (2001) e expostos no item 4.2. do

capitulo 4 e encontram-se no anexo D.

Foram utilizados os comprimentos de influéncia de 0,1 m de 0 a 2 m de estaca

(profundidade de 5 a 7m, considerando que o encontro possui 5 m), 0,2 m de 2 a 6
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metros de estaca (profundidade de 7 a 1Ilm) e 0,3 de 6 a 12 metros de estaca

(profundidade de 11 a 17m). A comparagao foi feita com os primeiros nés de cada um

desses trechos, dado que os valores de reacdo vao diminuindo com a profundidade. Nas

figuras 47, 48 e 49 encontram-se a numera¢cdo dos nés dada pelo programa SAP2000

(2009), pois tal conhecimento serd necessario para identificagdo das reagdes em cada

mola.
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6.1.1 SOLO COESIVO- ARGILA RIJA SOBREADENSADA

Observa-se nas tabelas 15 e 16 que as reagdes de apoio nas molas que

representam o solo excederam a carga de ruptura da argila em aproximadamente 7,5%

do comprimento da estaca, na parte superior. Conclui-se que a rigidez calculada como a

inclina¢do da curva p-y para uma carga igual a 10% da carga ultima ndo € consistente

com o resultado obtido e deveria ser reduzida por tentativas até que a reagdo de apoio

resultante fosse compativel com o nivel de carga para o qual foi calculada a rigidez, de

modo a se manter a hipotese de analise linear. Mais correto ainda seria efetuar a analise

ndo-linear. Apesar disso, para efeito deste trabalho, os resultados obtidos desta analise

serdo apresentados como uma estimativa preliminar.
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Tabela 15 - Verificacdo de carga de ruptura do solo- solo coesivo - HP250x85

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

No Cé;;)gie hor(ilfgr)ltal meu(rrl:li)ldade Izklg/l;l; 1 (m) Q (ukllt\llgna Verificagao
63 | TEMP-50 -291,34 5,0 175,50 0,1 17,55 NAO OK
64 | TEMP-50 -246,43 5,1 175,50 0,1 17,55 NAO OK
65 | TEMP-50 -199,83 5,2 175,50 0,1 17,55 NAO OK
66 | TEMP-50 -115,38 53 175,50 0,1 17,55 NAO OK
67 | TEMP-50 -81,19 5,4 175,50 0,1 17,55 NAO OK
68 | TEMP-50 -31,55 5,5 175,50 0,1 17,55 NAO OK
69 | TEMP-50 -15,34 5,6 175,50 0,1 17,55 OK

12 | TEMP-50 2,29 7,0 175,50 0,2 35,10 OK

11 | TEMP-50 -0,01 11,0 175,50 0,3 52,65 OK

Verificagao de carga ultima a

partir de reagoes

nos nos- Variagdo de

Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

temperatura positiva-

Forga

No6 C(?Z?gie hor(ikzl(\)lr)ltal meu(rrf)l dedls Izklﬁt/lrrrrll)a I (m) Q (ukllt\llr)na Verificacao
63 | TEMP+75 284,23 5,0 175,50 0,1 17,55 NAO OK
64 | TEMP+75 218,29 5,1 175,50 0,1 17,55 NAO OK
65 | TEMP+75 154,53 52 175,50 0,1 17,55 | NAO OK
66 | TEMP+75 95,43 53 175,50 0,1 17,55 NAO OK
67 | TEMP+75 47,53 5,4 175,50 0,1 17,55 | NAO OK
68 | TEMP+75 29,71 5,5 175,50 0,1 17,55 NAO OK
69 | TEMP+75 16,90 5,6 175,50 0,1 17,55 OK

12 | TEMP+75 -2,33 7,0 175,50 0,2 35,10 OK

11 | TEMP+75 0,01 11,0 175,50 0,3 52,65 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-

Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia
Forca . . .

No Cé;;)gie hor(ilflzr)ltal meu(rrl:li)ldade Izklg/l;l; 1 (m) Q (ukllt\llgna Verificagdo
63 | TEMP-100 -308,40 5,0 175,50 0,1 17,55 NAO OK
64 | TEMP-100 -266,91 5,1 175,50 0,1 17,55 NAO OK
65 | TEMP-100 -225,35 5,2 175,50 0,1 17,55 NAO OK
66 | TEMP-100 -185,47 5,3 175,50 0,1 17,55 NAO OK
67 | TEMP-100 -148,52 5,4 175,50 0,1 17,55 NAO OK
68 | TEMP-100 -115,25 5,5 175,50 0,1 17,55 NAO OK
69 | TEMP-100 -86,09 5,6 175,50 0,1 17,55 NAO OK
70 | TEMP-100 -61,15 5,7 175,50 0,1 17,55 NAO OK
71 | TEMP-100 -40,35 5,8 175,50 0,1 17,55 N%O OK
72 | TEMP-100 -23,44 5,9 175,50 0,1 17,55 NAO OK
73 | TEMP-100 -10,09 6,0 175,50 0,1 17,55 OK

12 | TEMP-100 24,04 7,0 175,50 0,2 35,10 OK

11 | TEMP-100 -0,06 11,0 175,50 0,3 52,65 OK
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Verificagao de carga ultima a partir de reacdes nos nds- Variacao de temperatura positiva-
Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forga . . .

N6 ng;)gje hor(ikzl(\)lr)ltal meu(rrf)l gl Izkli?/lrrrrll; I (m) Q (ukllt\lll)na Verificagdo
63 | TEMP+110 482,78 5,0 175,50 0,1 17,55 NAO OK
64 | TEMP+110 375,14 5,1 175,50 0,1 17,55 NAO OK
65 | TEMP+110 279,55 52 175,50 0,1 17,55 NAO OK
66 | TEMP+110 194,99 53 175,50 0,1 17,55 NAO OK
67 | TEMP+110 122,17 54 175,50 0,1 17,55 NAO OK
68 | TEMP+110 75,58 5,5 175,50 0,1 17,55 NAO OK
69 | TEMP+110 51,79 5,6 175,50 0,1 17,55 NAO OK
70 | TEMP+110 33,10 5,7 175,50 0,1 17,55 NAO OK
71 | TEMP+110 7,89 5.8 175,50 0,1 17,55 OK

12 | TEMP+110 -14,69 7,0 175,50 0,2 35,10 OK

11 | TEMP+110 0,01 11,0 175,50 0,3 52,65 OK

Tabela 16 — Verificagdo de carga de ruptura do solo- solo coesivo- HP310x125

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forga . . .

N6 Cg:?gie hor(ilfl(\)lr)ltal meu(lllrid)ldade 1213\11‘[/12; 1 (m) Q (ukllt\llr)na Verificagdo
63 | TEMP-75 -413,88 5,0 210,60 0,1 21,06 NAO OK
64 | TEMP-75 -346,78 5,1 210,60 0,1 21,06 NAO OK
65 | TEMP-75 -288,78 5,2 210,60 0,1 21,06 NAO OK
66 | TEMP-75 -233,22 53 210,60 0,1 21,06 NAO OK
67 | TEMP-75 -182,79 5,4 210,60 0,1 21,06 NAO OK
68 | TEMP-75 -137,59 55 210,60 0,1 21,06 NAO OK
69 | TEMP-75 -99,31 5,6 210,60 0,1 21,06 NAO OK
70 | TEMP-75 -67,69 5,7 210,60 0,1 21,06 NAO OK
71 | TEMP-75 -42,35 5,8 210,60 0,1 21,06 NAO OK
72 | TEMP-75 -22,66 5.9 210,60 0,1 21,06 NAO OK
73 | TEMP-75 -7,93 6,0 210,60 0,1 21,06 OK

12 | TEMP-75 13,44 7,0 210,60 0,2 42,12 OK

11 | TEMP-75 -0,02 11,0 210,60 0,3 63,18 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Ch hor(lkzl(\)lr)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+100 451,78 5,0 210,60 0,1 21,06 NAO OK
64 | TEMP+100 352,54 5,1 210,60 0,1 21,06 NAO OK
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Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Verificagao de carga ultima a partir de reacdes nos nds- Variacao de temperatura positiva-

Forga

N6 Cg;?gie hor(ikzl(\)lr)ltal meu(rrf)l gl Izkl#/lrrg)a 1 (m) Q (ukllt\}r)na Verificagdo
65 | TEMP+100 257,12 5,2 210,60 0,1 21,06 NAO OK
66 | TEMP+100 167,60 5,3 210,60 0,1 21,06 NAO OK
67 | TEMP+100 87,24 5,4 210,60 0,1 21,06 NAO OK
68 | TEMP+100 39,88 5,5 210,60 0,1 21,06 NAO OK
69 | TEMP+100 25,79 5,6 210,60 0,1 21,06 NAO OK
70 | TEMP+100 14,64 5,7 210,60 0,1 21,06 OK

12 | TEMP+100 -7,56 7,0 210,60 0,2 42,12 OK

11 | TEMP+100 0,01 11,0 210,60 0,3 63,18 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

No C(?Z;)gie hor(ilflé;t)ltal Pmﬁ?rf)ldade lzkl;\llt/lxi 1 (m) Q (ukllt\llr)na Verificagio
63 | TEMP-90 -504,50 5,0 210,60 0,1 21,06 NAO OK
64 | TEMP-90 -423,60 5,1 210,60 0,1 21,06 NAO OK
65| TEMP-90 -350,09 52 210,60 0,1 21,06 NAO OK
66 | TEMP-90 -283,96 53 210,60 0,1 21,06 NAO OK
67 | TEMP-90 -225,48 5,4 210,60 0,1 21,06 NAO OK
68 | TEMP-90 -174,57 55 210,60 0,1 21,06 NAO OK
69 | TEMP-90 -131,36 5,6 210,60 0,1 21,06 NAO OK
70 | TEMP-90 -95,52 5,7 210,60 0,1 21,06 NAO OK
71 | TEMP-90 -66,34 58 210,60 0,1 21,06 NAO OK
72 | TEMP-90 -42.90 5,9 210,60 0,1 21,06 NAO OK
73 | TEMP-90 -24.22 6,0 210,60 0,1 21,06 NAO OK
74 | TEMP-90 -9,68 6,1 210,60 0,1 21,06 OK

12 | TEMP-90 41,92 7,0 210,60 0,2 42,12 OK

11| TEMP-90 -0,17 11,0 210,60 0,3 63,18 OK

Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

Verificagdo de carga ultima a partir de reacdes nos nos- Variagdo de temperatura positiva-

Forca . . .
No6 Cg:?gie hor(ikzI(\)II)ltal meu(rrll(ll)l gl Izkl;\lh/lnr?)a 1 (m) Q Elkllt\l;)na Verificagao
63 | TEMP+150 673,66 5,0 210,60 0,1 21,06 NAO OK
64 | TEMP+150 548,98 5,1 210,60 0,1 21,06 NAO OK
65 | TEMP+150 431,56 5,2 210,60 0,1 21,06 NAO OK
66 | TEMP+150 321,71 53 210,60 0,1 21,06 NAO OK
67 | TEMP+150 223,73 5,4 210,60 0,1 21,06 NAO OK
68 | TEMP+150 145,49 55 210,60 0,1 21,06 NAO OK
69 | TEMP+150 87,56 5,6 210,60 0,1 21,06 NAO OK
70 | TEMP+150 64,56 5,7 210,60 0,1 21,06 NAO OK
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Verificagao de carga ultima a partir de reacdes nos nds- Variacao de temperatura positiva-
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

Forga . . .
N6 Cg;?gie hor(ilflégr)ltal meu(rrf)l gl Izkl#/lrrg)a 1 (m) Q (ukllt\}r)na Verificagdo
71 | TEMP+150 45,38 5.8 210,60 0,1 21,06 NAO OK
72 | TEMP+150 29,62 5.9 210,60 0,1 21,06 NAO OK
73 | TEMP+150 16,90 6,0 210,60 0,1 21,06 OK
12 | TEMP+150 29,75 7,0 210,60 0,2 42,12 OK
11 | TEMP+150 0,12 11,0 210,60 0,3 63,18 OK

6.1.2 SOLOS NAO-COESIVOS

a) np=2000 kKN/m?

Na tabela 17 encontram-se os valores de reagdo encontrados para cada caso para
o solo ndo-coesivo de ny=2000kN/m? e a comparagdo com a carga ultima, para
variagdes de temperatura positivas ¢ negativas, para o perfil HP250x85. Na tabela 18
encontram-se os valores de reacdo encontrados para cada caso para o solo ndo-coesivo
de n,=2000kN/m?, e a comparagdo com a carga ultima, para variacdes de temperatura

positivas e negativas, para o perfil HP310x125.

Nota-se que para a estaca perfil HP250x85 tanto para variagdo de temperatura
positiva quanto negativa, nos eixos de maior € menor inércia, € na estaca HP310x125
tanto para varia¢do de temperatura positiva quanto negativa, nos eixos de maior e menor
inércia encontra-se reagdo horizontal no topo das estacas superior a carga de ruptura.
Porém, como se verificou também que somente no primeiro trechos da estaca a carga
ultrapassou a carga ultima (menos de 1% do comprimento da estaca), essa situacdo ndo
invalida a andlise, pois a hipotese de comportamento linear ocorre na maior extensao da

estaca.

69



Tabela 17 — Verificagdo de carga de ruptura do solo- solos arenosos (n,=2000kN/m?3)
HP250x85

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forga . . .

,| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 T hor(lkzl(\)lr)ltal ) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-80 -43,94 5,0 597,90 0,1 59,79 OK
12 | TEMP-80 -0,67 7,0 837,06 0,2 167,41 OK
11| TEMP-80 0,22 11,0 1315,00 0,3 394,50 OK

Verificacdo de carga ultima a partir de reacdes nos nos- Variagdo de temperatura positiva-
Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 iz hor(lkzI(\)II)ltal () (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+120 131,23 5,0 597,90 0,1 59,79 NAO OK
64 | TEMP+120 41,23 5,1 609,86 0,1 60,99 OK
12 | TEMP+120 1,14 7,0 837,06 0,2 167,41 OK
11 | TEMP+120 -0,07 11,0 1315,00 0,3 394,50 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reacdes nos nds- Variacdo de temperatura negativa-

Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia
Forga . . .

,| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No6 T hor(lkzl(\)lr)ltal ) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-65 -31,93 5,0 597,90 0,1 59,79 OK
12 | TEMP-65 -14,72 7,0 837,06 0,2 167,41 OK
11| TEMP-65 2,88 11,0 1315,00 0,3 394,50 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reacdes nos nds- Variacao de temperatura positiva-
Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 iz hor(lkzI(\)II)ltal ) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP+125 130,41 5,0 597,90 0,1 59,79 NAO OK
64 | TEMP+95 39,97 5,1 609,86 0,1 60,99 OK
12 | TEMP+95 14,06 7,0 837,06 0,2 167,41 OK
11 | TEMP+95 -2,88 11,0 1315,00 0,3 394,50 OK
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Tabela 18 — Verificagdo de carga de ruptura do solo- arenosos (n,=2000kN/m?3)
HP310x125

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No o hor(lkzli)lr)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP-85 -47,99 5,0 717,48 0,1 71,75 OK
12| TEMP-85 -5,15 7,0 1004,00 0,2 200,80 OK
11| TEMP-85 0,27 11,0 1578,00 0,3 473,40 OK

Verificagao de

carga ultima a partir de reacdes

nos noés- Varia¢do de temperatura positiva-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia
N6 Caso de holzi(;frial Profundidade | P ultima 1w Q ultima Verificacio
Carga ) (m) (kN/m) (kN) ¢
63 | TEMP+145 139,92 5,0 717,48 0,1 71,75 NAO OK
64 | TEMP+145 51,67 5,1 731,83 0,1 73,18 OK
12 | TEMP+145 4,67 7,0 1004,00 0,2 200,80 OK
11 | TEMP+145 -1,07 11,0 1578,00 0,3 473,40 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 T hor(11(z§1)1t31 (i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-90 -42,11 5,0 717,48 0,1 71,75 OK
12 | TEMP-90 -29,26 7,0 1004,00 0,2 200,80 OK
11 | TEMP-90 7,99 11,0 1578,00 0,3 473,40 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Cr hor(11(z§1)1t31 o) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+150 137,50 5,0 717,48 0,1 71,75 NAO OK
64 | TEMP+150 46,32 5,1 731,83 0,1 73,18 OK
12 | TEMP+150 27,47 7,0 1004,00 0,2 200,80 OK
11 | TEMP+150 -7,67 11,0 1578,00 0,3 473,40 OK
b) np=6000 KN/m3

Na tabela 19 encontram-se os valores de reacdo encontrados para cada caso para o solo

nao-coesivo de nh=6000kN/m?, e a comparacdo com a carga ultima, para variacdes de

temperatura positivas e negativas, para o perfil HP250x85. Na tabela 20 encontram-se
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os valores de reagdo encontrados para cada caso para o solo ndo-coesivo de

nh=6000kN/m?3, ¢ a comparagdo com a carga ultima, para variagdes de temperatura

positivas e negativas, para o perfil HP310x125. Nota-se que para a estaca perfil

HP250x85 tanto para variagdo de temperatura positiva quanto negativa, nos eixos de

maior ¢ menor inércia, ¢ na estaca HP310x125 tanto para variagdo de temperatura

positiva quanto negativa, nos eixos de maior ¢ menor inércia em nenhum trecho das

estacas encontra-se reagdo horizontal no topo das estacas superior a carga de ruptura.

Logo a hipdtese de comportamento linear das estacas ¢ valida para toda a extensdo das

estacas para solos ndo coesivos com n=6000kN/m?>.

Tabela 19 - Verificacdo de carga de ruptura do solo- solos ndo-coesivos

(Nh=6000kN/m?3) HP250x85

Verificagdo de carga tltima a partir de reacdes nos nés- Variacdo de temperatura negativa-

Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forga . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Crp hor(lkzlc\)lr)ltal i) (kN/m) I (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP-55 -72,01 5 1259,00 0,1 125,90 OK
12 | TEMP-55 1,01 7 1762,00 0,2 352,40 OK
11 | TEMP-55 0,08 11 2769,00 0,3 830,70 OK

Verificagao de

carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de

temperatura positiva-

Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia
Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No S hor(lkzlc\)lr)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP+90 115,63 5 1259,00 0,1 125,90 OK
12 | TEMP+90 -0,90 7 1762,00 0,2 352,40 OK
11 | TEMP+90 0,04 11 2769,00 0,3 830,70 OK

Verificagdo de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variacdo de temperatura negativa-

Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forga . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No6 Crp hor(lkzlc\)lr)ltal i) (kN/m) I (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-55 -61,65 5 1259,00 0,1 125,90 OK
12 | TEMP-55 3,65 7 1762,00 0,2 352,40 OK
11 | TEMP-55 -0,13 11 2769,00 0,3 830,70 OK

Verificagdo de carga tltima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-

Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forga . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Chna ho?lfl(\)jl)ltal (i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+100 116,53 5 1259,00 0,1 125,90 OK
12 | TEMP+100 2,88 7 1762,00 0,2 352,40 OK
11 | TEMP+100 -0,01 11 2769,00 0,3 830,70 OK
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Tabela 20 — Verificacdo de carga de ruptura do solo- ndo-coesivos (nh=6000kN/m?3)
HP310x125

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Chnm hor(lkzlc\)lr)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-70 -85,61 5 1511,00 0,1 151,10 OK
12 | TEMP-70 2,54 7 2115,00 0,2 423,00 OK
11 | TEMP-70 -0,17 11 3323,00 0,3 996,90 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-
Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Chnm hor(lkzlc\)lr)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+110 120,91 5 1511,00 0,1 151,10 OK
12 | TEMP+110 2,47 7 2115,00 0,2 423,00 OK
11 | TEMP+110 -0,50 11 3323,00 0,3 996,90 OK

Verificagao de

carga ultima a partir de reacoes

nos nos- Variacao de
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

temperatura negativa-

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Crmm hor(lkzlc\)lr)ltal ) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-80 -82,77 5 1511,00 0,1 151,1 OK
12 | TEMP-80 4,2700 7 2115,00 0,2 423 OK
11| TEMP-80 -0,5300 11 3323,00 0,3 996.,9 OK

Verificagdo de carga ultima a

partir de reagdes nos nos- Variagao de

Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia

temperatura positiva-

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No i ho?kz;r)ltal i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificacao
63 | TEMP+130 123,52 5 1511,00 0,1 151,10 OK
12 | TEMP+130 28,84 7 2115,00 0,2 423,00 OK
11 | TEMP+130 -4,04 11 3323,00 0,3 996,90 OK

¢) nyp=12000 KN/m?3

Na tabela 21 encontram-se os valores de reagdo encontrados para cada caso para
o solo ndo-coesivo de ny=12000kN/m?, e a comparagdo com a carga ultima, para
variagdes de temperatura positivas ¢ negativas, para o perfil HP250x85. Na tabela 22

encontram-se os valores de reacdo encontrados para cada caso para o solo ndo-coesivo
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de ny=12000kN/m?, e a comparagdo com a carga ultima, para variagdes de temperatura

positivas e negativas, para o perfil HP310x125.

Nota-se que para a estaca perfil HP250x85 tanto para variacdo de temperatura
positiva quanto negativa, nos eixos de maior € menor inércia, € na estaca HP310x125
tanto para variacao de temperatura positiva quanto negativa, nos eixos de maior € menor
inércia em nenhum trecho das estacas encontra-se reacao horizontal no topo das estacas

superior a carga de ruptura. Logo a hipotese de comportamento linear das estacas ¢

valida para toda a extensdo das estacas para solos ndo coesivos com ny=12000kN/m?>.

Tabela 21 — Verificacdo de carga de ruptura do solo- solos ndo-coesivos

(nh=12000kN/m3) HP250x85

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variacdo de temperatura negativa-
Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 iz hor(llflzr)ltal am) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP-46 -97,90 5 1839,00 0,1 183,9 OK
12 | TEMP-46 2,96 7 2575,00 0,2 515,0 OK
11 | TEMP-46 -0,04 11 4047,00 0,3 1214,1 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-
Estaca HP250x85 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No Ch hor(11(z§1)1t31 (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+70 105,88 5 1839,00 0,1 183.,9 OK
12 | TEMP+70 -7,45 7 2575,00 0,2 515,0 OK
11 | TEMP+70 0,02 11 4047,00 0,3 1214,1 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-
Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No T hor(11(z§1)1t31 ) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-55 -104,39 5 1839,00 0,1 183.9 OK
12 | TEMP-55 7,43 7 2575,00 0,2 515,0 OK
11 | TEMP-55 -0,53 11 4047,00 0,3 1214,1 OK

Verificagao de carga ltima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura positiva-
Estaca HP250x85 -Eixo de maior inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No iz hor(lkzli)lr)ltal i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagéo
63 | TEMP+90 109,95 5 1839,00 0,1 183.,9 OK
12 | TEMP+90 -10,13 7 2575,00 0,2 515,0 OK
11 | TEMP+90 0,90 11 4047,00 0,3 1214,1 OK
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Tabela 22 — Verificagdo de carga de ruptura do solo- ndo-coesivos (n,=12000kN/m?)
HP310x125

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura negativa-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Ch hor(llfg)ltal (i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-60 -118,1700 5 1850,00 0,1 185,0 OK
12 | TEMP-60 1,7100 7 3090,00 0,2 618,0 OK
11 | TEMP-60 -0,2900 11 4856,00 0,3 1456,8 OK

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura positiva-

Estaca HP310x125 -Eixo de menor inércia

Forca . . .

.| Casode . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
N6 Ch hor(11(z§1)1t31 i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP+95 118,77 5 1850,00 0,1 185,0 OK
12 | TEMP+95 -9,95 7 3090,00 0,2 618,0 OK
11 | TEMP+95 0,42 11 4856,00 0,3 1456,8 OK

Verificagao de

carga ultima a partir de reacoes

nos noés- Variagdo de temperatura negativa-

Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia
N6 Caso de holr:i(;r(fl?tal Profundidade | P ultima I (m) Q ultima Verificacio
Carga (N) (m) (kN/m) (kN) ¢
63 | TEMP-80 -133,01 5 1850,00 0,1 185,0 OK
12 | TEMP-80 8,34 7 3090,00 0,2 618,0 OK
11| TEMP-80 -0,47 11 4856,00 0,3 1456,8 OK
Verificagao de carga ltima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura positiva-
Estaca HP310x125 -Eixo de maior inércia
N6 Caso de ho}r:i(;r(:;r?tal Profundidade | P ultima 1w Q ultima Verificacio
Carga ) (m) (kN/m) (kN) ¢
63 | TEMP+115 119,31 5 1850,00 0,1 185,0 OK
12 | TEMP+115 11,49 7 3090,00 0,2 618,0 OK
11 | TEMP+115 -0,74 11 4856,00 0,3 1456,8 OK

d) n,=18000 kKN/m3

Na tabela 23 encontram-se os valores de reagdo encontrados para cada caso para

0 solo ndo-coesivo de ny=18000kN/m?, e a comparacdo com a carga ultima, para

variagdes de temperatura positivas e negativas, para o perfil HP250x85. Na tabela 24

encontram-se os valores de reagdo encontrados para cada caso para o solo ndo-coesivo
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de ny=18000kN/m?, e a comparagdo com a carga ultima, para variagdes de temperatura

positivas e negativas, para o perfil HP310x125.

Nota-se que para a estaca perfil HP250x85 tanto para variacdo de temperatura

positiva quanto negativa, nos eixos de maior € menor inércia, € na estaca HP310x125

tanto para variacao de temperatura positiva quanto negativa, nos eixos de maior € menor

inércia em nenhum trecho das estacas encontra-se reacao horizontal no topo das estacas

superior a carga de ruptura. Logo a hipotese de comportamento linear das estacas ¢

valida para toda a extensdo das estacas para solos ndo coesivos com ny=18000kN/m?>.

Tabela 23 — Verificacdo de carga de ruptura do solo- solos ndo-coesivos

(nh=18000kN/m3) HP250x85

HP250x85 -Eixo de menor inércia

Verificacdo de carga ultima a partir de reacdes nos nés- Variagao de temperatura negativa- Estaca

Forga . . .

. Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No6 Chin hor(lkzl(\)ll)ltal (i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagdo
63 | TEMP-45 -128,55 5 1947,00 0,1 194,7 OK
12 | TEMP-45 2,39 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP-45 -0,01 11 5957,00 0,3 1787,1 OK

HP250x85 -Eixo de menor inércia

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura positiva- Estaca

Forga . . .

. Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No Chna hor(lkzlc\)lr)ltal (i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP+70 105,59 5 1947,00 0,1 194,7 OK
12 | TEMP+70 -7,59 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP+70 0,03 11 5957,00 0,3 1787,1 OK

HP250x85 -Eixo de maior inércia

Verificag@o de carga tltima a partir de reagdes nos nos- Variagao de temperatura negativa- Estaca

Forga . . .

, Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No Crrm hor(lkzlc\)lr)ltal o) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP-55 -110,05 5 1947,00 0,1 194,7 OK
12| TEMP-55 11,86 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP-55 -0,42 11 5957,00 0,3 1787,1 OK

HP250x85 -Eixo de maior inércia

Verificagdo de carga ultima a partir de reagdes nos nds- Variagdo de temperatura positiva- Estaca

Forca . . .

, Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No S ho?kz;r)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificacao
63 | TEMP+90 122,96 5 1947,00 0,1 194,7 OK
12 | TEMP+90 -12,79 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP+90 0,62 11 5957,00 0,3 1787,1 OK
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Tabela 24 — Verificagdo de carga de ruptura do solo- ndo-coesivos (n,=18000kN/m?)
HP310x125

HP310x125 -Eixo de menor inércia

Verificag@o de carga ltima a partir de reacdes nos nds- Varia¢ao de temperatura negativa- Estaca

HP310x125 -Eixo de menor inércia

N6 Caso de . Forca Profundidade | P ultima o) Q ultima el
Carga horizontal (kN) (m) (kN/m) (kN)
63 | TEMP-60 -147,79 5 2024,00 0,1 202,44 OK
12 | TEMP-60 2,76 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11 | TEMP-60 -0,27 11 7149,00 0,3 2144,7 OK
Verificagdo de carga tltima a partir de reagdes nos nos- Variagdo de temperatura positiva- Estaca

Forca . . .

, Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No Chna hor(lkzlc\)lr)ltal i) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP+95 110,89 5 2024,00 0,1 202,44 OK
12 | TEMP+95 -12,96 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP+95 0,16 11 7149,00 0,3 21447 OK

\Y

HP310x125 -Eixo de maior inércia

erificagdo de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variacao de temperatura negativa- Estaca

Forca . . .

, Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No Crr hor(lkzlc\)lr)ltal o) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP-80 -162,95 5 2024,00 0,1 2024 OK
12 | TEMP-80 15,66 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11| TEMP-80 -0,03 11 7149,00 0,3 2144,7 OK

HP310x125 -Eixo de maior inércia

Verificagao de carga ultima a partir de reagdes nos nos- Variagdo de temperatura positiva- Estaca

Forca . . .

, Caso de . Profundidade | P ultima Q ultima . ~
No S ho?kz;r)ltal (m) (kN/m) 1 (m) (kN) Verificagao
63 | TEMP+115 162,61 5 2024,00 0,1 2024 OK
12 | TEMP+115 -20,66 7 3760,00 0,2 752,0 OK
11 | TEMP+115 2,17 11 7149,00 0,3 2144,7 OK

6.2 DESLOCAMENTOS X VARIACAO DE TEMPERATURA

Neste item serdo verificados os deslocamentos horizontais méaximos que 0s

encontros da ponte modelada atingem devido as variagdes de temperatura até que se que

ocorra 0 momento limite até a ocorréncia de fadiga de baixa ciclagem nas estacas

metalicas, e a sua respectiva variagdo de temperatura maxima.
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6.2.1 SOLO COESIVO- ARGILA RIJA SOBREADENSADA

Para a argila do exemplo foram obtidos os valores de deslocamentos méaximos
(no nivel do centréide do tabuleiro) e respectivas temperaturas méaximas descritos na
tabela 25, até que fosse atingido o momento de ruptura por fadiga da estacas (Mpc),
passando pelos valores intermedidrios de M; e M, conforme o modelo proposto por
CHEN et al (1991) e representado na figura 15. Na figura 50, pode-se verificar um
diagrama de momentos tipico na regido superior das estacas do modelo, para ilustragdo.
Nota-se que 0 momento maximo ocorre no topo da estaca (entre a mesma € 0 encontro).
Na figura 51, um grafico dos momentos na estaca em funcdo dos deslocamentos
horizontais do encontro, até que a estrutura atinja 0 momento méximo de ruptura por
fadiga de baixa ciclagem nas estacas. Para cada curva sdo marcados 3 pontos que
correspondem aos deslocamentos em que a estaca atinge respectivamente os momentos

M1, M2 e Mpc da curva momento x curvatura da estaca ilustrada na Fig. 15.

i Moment 3-3 Diagram (TEMP--100) =3[

TOPO DA
ESTACA

Figura 50 — Diagrama de momentos tipico do modelo na regido superior das estacas,
SAP2000 (2009).
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Tabela 25 — Deslocamentos e variacdes de temperatura maxima até ruptura por fadiga

das estacas para o solo coesivo (argila sobreadensada) escolhido no modelo

Mpc o M, o M, o
Perfil (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m)
Maior T- T- T-
lr) - - - - - -
E inéreia 385 (°C) 90 |-0,0552 334 ©C) 80 |-0,0491 260 °C) 60 |-0,0368
< | Menor T- T- T-
| inéreia 209 °C) -75 1-0,0458 138 ©C) -52 1-0,0318 85 ©C) -32 1-0,0196
Maior T- T- T-
% inéreia 214 °C) -100 | -0,0584 186 ©C) -80 |-0,0487 145 ©C) -70 |-0,0426
S
v | Menor T- T- T-
IS\ - - - - - -
inéreia 120 °C) 50 [-0,0305 79 ©C) 30 |-0,0183 49 ©C) 20 |-0,0122
MpC o MZ o Ml o
Perfil (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m)
Maior T+ T+ T+
)
%: inéreia 385 °C) 150 | 0,0914 334 ©C) 140 | 0,0852 260 ©C) 120 | 0,0728
=S| Menor T+ T+ T+
| inércia 209 °C) 100 | 0,0608 138 ©C) 80 | 0,0481 85 ©C) 70 | 0,0418
Maior T+ T+ T+
w
2| inércia 214 °C) 110 | 0,0669 186 ©C) 100 | 0,0606 145 ©C) 95 | 0,0575
S
v | Menor T+ T+ T+
IS\
inéreia 120 (°C) 75 10,0451 79 ©C) 65 | 0,0388 49 °C) 55 | 0,0325
A (m) Argila
0,00
o
007 , X
.x‘
0.05 - 250x85- Maior Inércia
F ®—310x125- Maior Inércia
0.03 - ®= 310x125-Menor Inércia
W e 250x85- Menor Inércia
0,01
0,01 § M1- 1° ponto marcado no grafico
K % M2- 2° ponto marcado no grafico
003 »® . N, Mpe- 3° ponto marcado no grafico
0,05 X x
3
007
390 2290 -190 90 10 110 210 310 M\ (kNm)

Figura 51 — Gréafico de momentos na estaca x deslocamento horizontal do encontro,

solo argiloso.
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6.2.2 SOLOS NAO-COESIVOS

a) Np=2000kN/m3

Para o solo coesivo de ny;=2000 kN/m? foram obtidos os valores de deslocamento

maximo e respectivas temperaturas maximas descritos na tabela 26, at¢ que fosse

atingido o momento de ruptura por fadiga da estacas (Mpc). Na figura 52, um grafico

dos momentos na estaca em func¢ao dos deslocamentos horizontais do encontro, até que

a estrutura atinja o momento méximo de ruptura por fadiga de baixa ciclagem nas

estacas.

Tabela 26 — Deslocamentos e variacdes de temperatura maxima até ruptura por fadiga

das estacas para o solo nao-coesivo (n,=2000kN/m?3)

Mpc

M,

M,

Perfil | oy | AT €O | Atm) | (020 | AT €O | Am) | (i | AT €O [ Am)
Maior T- T- T-

S inérein | 385 | ocy | 90 |-0.0580| 334 | 00| -65 |-0.0418| 260 | o | -35 |-0.0225

X

(e)

—| Menor T- T- T-

“ inrotn | 299 | oy | 85 |-0055| 138 | ol | 46 |-0.0297 | 85| o | 15 |-0.0097
Maior T- T- T-

2 inretn | 2 | ocy | 75 |-00520| 186 | ol | -50 |-0,0323 | 145 | oc | <35 |-0.0226

&

| Menor T- T- T-

N - - - - - -
nére | 120 | ogy | 80 |-00520 | 79| ol | 40 |-0.0259 | 49 | o | -10|-0.0065
MpC o M2 o Ml o
Perfil | ooy | AT €O | Am) | (020 | AT €O | Am) | (i | AT €O | Ay
% 111\1/[;10"12 385 (Ié) 150 | 0,0935 | 334 (fé) 135 | 0,0839 | 260 (Ié) 95 | 0,0584

>

(e)

= if:r‘l‘:; 209 (Ié) 145 | 0,0006 | 138 (Ié) 95 | 0,0585 | 85 (fé) 65 | 0,0393
Maior T+ T+ T+

2| inirci 214 | ocy | 125 00776 | 186 | ol | 110 00680 | 145 | ol | 80 | 0.0489

(=)

| Menor T+ T+ T+

(@\|
néren | 120 | ocy | 120 | 00746 | 79| oc| 85 05535 | 49| | S8 | 0.0345
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A (m)

Areia- nh=2000

0.09

0.07

0.03

.

20,03

20,05

0,07

-390

-250

-190

90

110

210

310

=—250x85- Maior Inércia
310x125- Maior Inércia
= #= 310x125-Menor Inércia

soixes 350x85- Menor Inércia

MI1- 1° ponto marcado no grafico
M2- 2° ponto marcado no grafico

Mpe- 3° ponto marcado no grafico

M (kNm)

Figura 52 — Grafico de momentos na estaca x deslocamento horizontal do encontro,

b) ny=6000 KN/m?

solo arenoso (np=2000kN/m3).

Para o solo coesivo de n,=6000 kN/m? foram obtidos os valores de deslocamento

maximo e respectivas temperaturas maximas descritos na tabela 27, até que fosse

atingido o momento de ruptura por fadiga da estacas (Mpc). Na figura 53, um grafico

dos momentos na estaca em funcdo dos deslocamentos horizontais do encontro, até que

a estrutura atinja o momento maximo de ruptura por fadiga de baixa ciclagem nas

estacas.
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Tabela 27 — Deslocamentos e variacdes de temperatura maxima ate ruptura por fadiga

das estacas para o0 solo nao-coesivo (n,=6000kN/m?3)

MpC o MZ o Ml o
Perfil (kNm) AT (°C)| A (m) (kNm) AT (°C)| A (m) (kNm) AT (°C)| A (m)
Maior T- T- T-
ln - - - - - -
E inéreia 385 0) 80 1-0,0507 | 334 °C) 60 [-0,0380| 260 °C) 351 -0,0221
S | Menor T- T- T-
| héreia 209 ©C) -70 1-0,0447 | 138 °C) -40 | -0,0255 85 °C) -151 -0,0095
Maior T- T- T-
g inéreia 214 ©C) -551-0,0350| 186 °C) -351-0,0222 | 145 °C) -251-0,0159
S
@ | Menor T- T- T-
N inéreia 120 ©C) -551-0,0353 79 °C) -251-0,0160| 49 °C) -10| -0,0064
MpC o MZ fo) Ml o
Perfil (kNm) AT (°C)| A (m) (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C)| A (m)
Maior T+ T+ T+
w
% inéreia 385 ©C) 130 | 0,0802 | 334 °C) 105 0,0643 | 260 °C) 90 | 0,0549
< | Menor T+ T+ T+
= | inércia 209 ©C) 110| 0,0676 | 138 °C) 80 | 0,0486 85 °C) 70 | 0,0423
Maior T+ T+ T+
g inéreia 214 ©C) 100 | 0,0614 | 186 °C) 80 | 0,0487 | 145 °C) 75 | 0,0456
S
v, | Menor T+ T+ T+
N inércia 120 ©C) 90 | 0,0552 79 (°C) 65 | 0,0393 49 °C) 551 0,0330
A (m) Areia- nh=6000
0,00
0,07 »
0.03 }( - 250x85- Maior Inérdia
0.3 ‘A..v' 310x125- Maior Inércia
’ i - %~ 310x125-Menor Inérda
0.01 Ly <=sxes 250x85- Menor Inérda
001
z‘. MI1- 1° ponto marcado no grafico
-0.03 L X;'- M2- 2° ponto marcado no grafico
005 | 2 Mpc- 3° ponto marcado no grafico
2007
390 200 -190 .90 10 110 210 310

M (kKNm)

Figura 53 — Gréfico de momentos na estaca x deslocamento horizontal do encontro,

solo arenoso (np,=6000kN/m3).
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€) Nnp=12000 KN/m3

Para o solo coesivo de n;=12000 kN/m?® foram obtidos os valores de

deslocamento maximo e respectivas temperaturas maximas descritos na tabela 28, até

que fosse atingido o momento de ruptura por fadiga da estacas (Mpc). Na figura 54, um

grafico dos momentos na estaca em fun¢do dos deslocamentos horizontais do encontro,

até que a estrutura atinja o momento maximo de ruptura por fadiga de baixa ciclagem

nas estacas.

Tabela 28 — Deslocamentos e variacdes de temperatura maxima ate ruptura por fadiga

das estacas para o solo ndo-coesivo (n,=12000 kN/m3)

Perfil (11:1?1;) AT (C)| A (m) (kll\\%n) AT (°C) | A (m) (kl\lgrln) AT (°C) | A (m)
glﬁarlc‘iz 385 (OT(E) -80 | -0,0503 | 334 (OTC') 58 |-0,0364| 260 (OT(':) 35 |-0,0219
EX:;‘I’; 209 (OTC') 60 | -0,0379 | 138 (OTC') 40 |-0,0252| 85 (OTC') -15 |-0,0094
glﬁarﬁz 214 (OT(E) 55| -0,0348 | 186 (OTC') 35 [-0,0220 | 145 (OT(':) 25 |-0,0157
E?ﬁ:rnc‘l’; 120 (OTC') -46 | -0,0292 | 79 (OT(':) 225 1-0,0158 | 49 ((,Té) -10 |-0,0063

Perfil (1121{?;) AT (°C) | A (m) (kl\ﬁfn) AT (C) | A (m) (kl\ﬁl;l) AT (°C) | A (m)
élﬁiﬁz 385 (Ig) 115] 00704 | 334 (Ig) 105 | 0,0642 | 260 (fé) 90 | 0,0548
?,if:r‘é‘l’; 209 (fg) 95 | 0,0588 | 138 (Ig) 80 | 0,0406 | 85 (fg) 65 | 0,0393
Qlﬁg 214 (fg) 90 | 0,0549 | 186 (Ig) 80 | 00486 | 145 (fg) 75 | 0,0455
E?ﬁ:rnc?; 120 (Eé) 70 | 0,0425 | 79 (fé) 60 | 00362 | 49 (fé) 47 | 0,0280
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) Areia-nh=12000
4(m)
0,00
0,07
0.05 ;= X2 —=—250x85- Maior Inércia
P x
s 310x125- Maior Inércia
0,03 o+
7 — = 310x125-Menor Inércia
0.01 ‘." wedxes 250x85- Menor Inércia
0,01
0.03 M1- 1° ponto marcado no grafico
M2- 2° ponto marcado no grafico
0.05 Mpc- 3° ponto marcado no grafico
007
-390 -290 -190 90 10 110 210 310
M (kNm)

Figura 54 — Gréafico de momentos na estaca x deslocamento horizontal do encontro,

solo arenoso (np=12000kN/m3).

d) n,=18000 kN/m?

Para o solo coesivo de np,=18000 kN/m*® foram obtidos os valores de
deslocamento maximo e respectivas temperaturas maximas descritos na tabela 29, até
que fosse atingido o momento de ruptura por fadiga da estacas (Mpc). Na figura 55, um
grafico dos momentos na estaca em funcdo dos deslocamentos horizontais do encontro,
até que a estrutura atinja 0 momento maximo de ruptura por fadiga de baixa ciclagem

nas estacas.
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Tabela 29 — Deslocamentos e variacdes de temperatura maxima ate ruptura por fadiga

das estacas para o solo ndo-coesivo (n,=18000kN/m3)

MPC o M2 o Ml o
Perfil | (e[ AT €O | A | (X2 AT ()| A | (i | AT (C) | A )
Maior T- T- T-
:.’j‘ inéreia 385 (°C) -80 | -0,0499 | 334 °C) -551-0,0355| 260 ©C) -35 1-0,0218
»
< | Menor T- T- T-
& |inércia 209 °C) -60 | -0,0377 | 138 °C) -351-0,0219| &5 C) -15 |-0,0094
Maior T- T- T-
g:: inéreia 214 °C) -551-0,0313 | 186 °C) -301-0,0188 | 145 C) -25 1-0,0156
S
& ff:rnc‘l’; 120 (OT(}) 45 0,0289 | 79 (OT(':) 251-0,0157| 49 (OT(':) -10 | -0,0063
MpC o M2 o Ml o
Perfil (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m) (kNm) AT (°C) | A (m)
Maior T+ T+ T+
lé\ inéreia 385 °C) 115] 0,0659 | 334 o) 103 | 0,0624 | 260 C) 90 | 0,0544
=
S | Menor T+ T+ T+
| ércia 209 °C) 95 | 0,0577 138 C) 80 | 0,0394 | 85 ©C) 65 | 0,0384
Maior T+ T+ T+
§ inéreia 214 °C) 90 | 0,0545 186 °C) 80 | 0,0482 | 145 ©C) 75 | 0,0451
& | Menor T+ T+ T+
(@)
inéreia 120 °C) 70 | 0,0402 79 C) 60 | 0,0358 | 49 ©0) 45 10,0265
A (m) Areia-nh=18000

0,09

0.07

0,05

0.03

0,03

0,05

0,07

50

110 210

e

MI1- 1° ponto marcado no grafico
M2- 2® ponto marcado no grafico

Mpc- 3° ponto marcado no grafico

..

250x85- Maior Inércia
310x125- Maior Inércia
— #= 310x125-Menor Inércia

250x835- Menor Inércia

Figura 55 — Grafico de momentos na estaca x deslocamento horizontal do encontro,

solo arenoso (np=6000kN/m3).
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6.2.3 ANALISE DOS RESULTADOS

Nota-se que para variagdes positivas de temperatura, a ponte pode chegar a
valores maiores de deslocamento e conseqiientemente maiores valores de esfor¢os. Isto
ocorre porque o momento fletor maximo na estaca, que ocorre no topo da mesma,
quando a variacao de temperatura ¢ negativa, ¢ maior do que o momento maximo para o
caso de variagdo positiva, como pode ser visto na figura 56. Este ¢ o resultado esperado,

J& que para variacao negativa de temperatura o encontro descola do aterro.

] Moment 3-3 Diagram  (TERMP+65) = | e S|
ZaVEL T

FLdloz TOPO DA ESTACA

Toe =
H Rl
;igam—
L EL i
k™
et

TNEE e
HENIEIERETVEN T
e L
R LSEN fs=L] )

FZ Moment 2-2 Diagram  (TEMP-55)

Farli= =S

TOPO DA ESTACA

3 B

TAES

Figura 56 — Diagrama de momentos na cabeca da estaca para variagao de temperatura

de 65°C, comparacao entre variacao positiva e negativa de temperatura.
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No entanto, o caso de variacdo de temperatura positiva pode ser critico se
analisado a partir da otica da ruptura dos encontros por flexdo ou cisalhamento. Esta
analise deve ser levada também em considera¢do por ser também determinante ao se
construir ponte com sistema estrutural em portico (ponte integral), pois 0s momentos
nos encontros das pontes integrais sdo de grande magnitude, como pode ser visto na

figura 57, extraida do modelo numérico.

# Moment 3-3 Diagram (TEMP-80) =] )

B563.531553

Figura 57 — Diagrama de momentos no encontro retirado do modelo numérico,
variagdo de temperatura negativa, solo arenoso (nh=12000kN/m?), variac¢ao de
temperatura de 80°C, SAP2000 (2009).

Outra questao a ser observada ¢ que quanto maior for a inércia do perfil da
estaca, maior sera a sua capacidade para deslocamento devido a variacdo de
temperatura. Isto ocorre porque ao aumentar a inércia do perfil da estaca se aumenta a

resisténcia da estaca a fadiga.

87



6.3 INFLUENCIA DA RIGIDEZ DO SOLO NO COMPORTAMENTO DA

PONTE

INTEGRAL

Neste item serd feita uma comparacao de deslocamentos maximos permitidos na

ponte até atingir ruptura por fadiga das estacas em fun¢do da rigidez do solo. Esta

comparagdo sera feita para os solos ndo-coesivos, pois para os coesivos foi feita

somente

analise para um tipo (argila rija sobreadensada) e ndo ¢ possivel fazer a

compara¢do em fun¢do da rigidez. Na figura 58 podem-se verificar os deslocamentos

maximos permitidos para os dois perfis de estacas, nos eixos de maior ¢ menor inércia,

em funcdo da rigidez das areias no caso de variagdo positiva de temperatura. Na figura

59 encontra-se uma comparagdo entre os modelos realizados neste trabalho e os

modelos de DICLELI et al (2003), para verificagdo dos valores encontrados.
A (m) Deslocamento x Nh
0,10 AT +
\ .
N
0,08 - .
\\\\ ~ ’ ~
\\\\ \' S .-
0,06 SN S~ T =L
\S\§ adll e e R
0,04 It T
0,02
0,00
0 4000 8000 12000 16000 20000
3
= = HP250x85- Maior Inércia HP310x125- Maior Inércia Nh (kN/m?)
= + =HP 310x125- Menor Inércia ====HP250x85- Menor inércia

Figura 58-Deslocamentos maximos em funcéo da rigidez (n) das areias para variacoes

positivas de temperatura
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A (m) Deslocamento x Nh
0,10
~
\ .
0,08 ~.
~ S
Sa it - -
\§\\ = - -
0,06 = il T =TT '_'-‘.: :—‘ '—.'
0,04
0,02
0,00
0 5000 10000 15000 20000
= = 250x85- Maior Inércia Nh (kN/m?)
310x125- Maior Inércia
= - =310x125- Maior Inércia (Modelo de DICLELI et al)
====250x85- Maior Inércia (Modelo de DICLELI et al)

Figura 59-Deslocamentos maximos em funcéo da rigidez (n,) das areias para variagoes
positivas de temperatura- comparagdo com os modelos realizados por DICLELI et al
(2003)

Na figura 60 podem-se verificar os deslocamentos méaximos permitidos para os
dois perfis de estacas, nos eixos de maior e menor inércia, em funcdo da rigidez das

areias no caso de varia¢do negativa de temperatura.

Conclui-se que a rigidez do solo tem um efeito importante na capacidade de
deslocamento maxima da ponte devido a variagcdes de temperatura que uma ponte
integral pode acomodar. Conforme a rigidez da areia diminui a capacidade de
deslocamento aumenta, conforme pode ser observado nas figuras 58 e 60. Quanto mais
rigido o solo menos liberdade de deslocamento tem a ponte, € maiores sdo os esforgcos
nas estacas devido a variagdo de temperatura, resultando assim na reducdo da
capacidade de deslocamento da ponte em fun¢do do aumento da rigidez. Para a areia
fofa a variacdo de deslocamentos entre estacas nas posi¢des de menor e maior inércia €

menor em funcao do aumento da rigidez relativa.
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A @) Deslocamento x Nh
A (m
-0,08 AT -
-0,06
~
NS,
NS -
0,04 \\\\ .~.-,~__ .........
\\“- - - - e
-0,02
0,00
0 2000 4000 6000 8000 10000 12000 14000 16000 18000 20000
Nh (kN/m?)
= == HP250x85- Maior Inércia HP310x125- Maior Inércia
= « =HP 310x125- Menor Inércia ===-HP250x85- Menor inércia

Figura 60-Deslocamentos maximos em funcéo da rigidez (n,) das areias para variacdes

negativas de temperatura

6.4 INFLUENCIA DO TIPO DE SOLO (COESIVO OU NAO-COESIVO) NO
COMPORTAMENTO DA PONTE INTEGRAL

Neste item compara-se a influéncia do tipo de solo (coesivo e ndo- coesivo) no
comportamento da ponte integral sob variacdes de temperatura, através de uma
avaliacao da capacidade de deslocamento. Nas figuras 61 a 64 pode-se verificar como o
tipo de solo (coesivo ou ndo-coesivo) influencia na capacidade de deslocamento para
cada tipo de perfil de estaca adotado (perfis HP250x85 e HP310x125) nas posicdes de

menor e maior inércia.
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A (m) HP 250x85- Menor Inércia
0,08

0,06 T
0,04 .

0,02 .

0,00 ] . :
-0,02 .

-0,04 _

-0,06
-100 -50 0 50 100 150

=+ =Argila = cecee Areia nh=2000 AT (°C)
=+ Areia nh=6000 = === Areia nh=12000
Areia nh=18000

Figura 61-Deslocamentos maximos x variagdo de temperatura- Comparacao entre

solos coesivos e ndo-coesivos- Perfil HP250x85- Eixo de Menor Inércia

A (m) HP 250x85- Maior Inércia
0,08

0,06 - )
0,04 T
0,02 .

0,00 ; ; : :
20,02 |
20,04 P :
-0,06 S -

-0,08

-150 -100 -50 0 50 100 150
=+ =Argila  cceeer Areia nh=2000 AT (°C)
= - Areia nh=6000 = === Areia nh=12000

Areia nh=18000

Figura 62- Deslocamentos maximos x variacéo de temperatura- Comparacao entre

solos coesivos e ndo-coesivos- Perfil HP250x85- Eixo de Maior Inércia
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A (m) HP 310x125- Maior Inércia
0,10

0,08 -
0,06 -
0,04 -
0,02 -

20,01 ' ' 7 ' ' '

20,03 -

20,05 -

-0,07 -

20,09

-150 -100 -50 0 50 100 150 200

= ¢« =Argila = eeceee Areia nh=2000 AT (°C)
= -+ Areia nh=6000 = === Areia nh=12000
Areia nh=18000

Figura 63- Deslocamentos maximos x variacéo de temperatura- Comparacao entre
solos coesivos e ndo-coesivos- Perfil HP310x125- Eixo de Maior Inércia

A (m) HP 310x125- Menor Inércia
0,10

0,08 1
0,06 1
0,04 1

0,02 1

_0’01 T ” T T T
-0,03 1

-0,05 1

-0,07

-100 -50 0 50 100 150 200
. . AT (°C)
= - =Argila  eeeeee Areia nh=2000
= * Areia nh=6000 ====Areia nh=12000
Areia nh=18000

Figura 64- Deslocamentos maximos x variacéo de temperatura- Comparagao entre

solos coesivos e ndo-coesivos- Perfil HP310x125- Eixo de Menor Inércia
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Percebe-se que a analise com o solo argiloso produziu resultado semelhante ao
de um solo arenoso médio para perfil trabalhando com a menor inércia. Para perfil
posicionado com a maior inércia o resultado com solo argiloso foi semelhante ao da

areia fofa.

Ao se analisar os graficos expostos nas figuras 62, 63, 64 e 65, percebe-se que a
tangente ao grafico ¢ de 0,0006, que ¢ o mesmo valor que pode ser calculado através da

equacdo 6.1 exposta abaixo.
aL 120
- = D =10"5x — = 0,0006 (6.1)

O valor encontrado pela equacdo ¢ o valor de deslocamento no nivel do
centroide do tabuleiro se estivesse livre. Desta forma, conclui-se que o deslocamento
ndo ¢ restringido pelos encontros nem pelas estacas (as supostas restricdes horizontais
de extremidade ndo conseguem reduzir o deslocamento em relagdo ao da ponte livre),

ou seja, o tabuleiro desloca-se como se estivesse livre.

6.5 INFLUENCIA DA ORIENTACAO DAS ESTACAS NO
COMPORTAMENTO DA PONTE INTEGRAL

Neste item ¢ avaliada a influéncia da orientagdo das estacas no comportamento
da ponte integral quando submetida a variagdes de temperatura. Avalia-se a capacidade
de deslocamento para atingir o momento de ruptura por fadiga das estacas. Nas figuras
65, 66 ¢ 67 encontram-se os dados referentes a capacidade de deslocamento da estaca
perfil HP250x85 para solo argiloso, arenoso fofo (n,=2000kN/m?) e arenoso compacto
(ny=18000kN/m?), respectivamente. Nas figuras 68, 69 e 70 encontram-se os dados
referentes a capacidade de deslocamento da estaca perfil HP310x125 para solo argiloso,

arenoso fofo (n,=2000kN/m?) e arenoso compacto (n,=18000kN/m?), respectivamente.

Conclui-se que estacas orientadas a fletirem no eixo de maior inércia possuem
capacidade de deslocamento superior quando em solos coesivos € nao-coesivos mais
rigidos. No caso de areia fofa, a orientacdo das estacas ndo influencia significativamente

nos resultados.
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Deve-se atentar, entretanto, para a seguinte questdo: a capacidade de
deslocamento da ponte ¢ governada pela resisténcia do encontro ao cisalhamento e a
flexdo além da resisténcia a fadiga das ligacOes entre as estacas e os encontros de
concreto armado. Portanto, orientar a estaca para fletir no seu eixo de maior inércia
pode ser vantajoso do ponto de vista de ruptura por fadiga das estacas, porém, induzem
a esforgos maiores nas ligacdes com os encontros, devido a forca cortante € momentos

maiores na cabeca da estaca.

A (m) HP 250x85- Argila Rija
0,08

0,06 7
0,04

0,02

0,00
0,02
0,04 -

-0,06 -

-0,08
-150 -100 -50 0 50 100 150

Menor Inércia = = Maior Inércia AT (°0)

Figura 65-Capacidade de deslocamento x variacédo de temperatura para estaca

HP250x85 assente em argila rija, nas posi¢cdes de maior e menor inércia.
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0,06
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0,02
0,00

-0,02

-0,04
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A (m)

HP 250x85- Areia nh=2000

-100

-50

Menor Inércia

0 50

= = Maior Inércia

100

1
AT (°C)

50

Figura 66-Capacidade de deslocamento x varia¢ao de temperatura para estaca

HP250x85 assente em areia fofa (n,=2000kN/m3), nas posi¢des de maior e menor

inércia.
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0,04

0,02

0,00
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-0,04

A (m)

HP 250x85- Areia nh=18000

-80

-60

-40

-20 0 20 40
Menor Inércia = = Maior Inércia

60

80
AT (°C)

100

Figura 67-Capacidade de deslocamento x varia¢ao de temperatura para estaca

Perfil W250x85 assente em areia compacta (n,=18000kN/m3), nas posi¢des de maior e

menor inércia.
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A (m) HP 310x125- Argila Rija

0,08

0,06 <
0,04
0,02

0,00

-0,02
-0,04

-0,06 -

-0,08

-150 -100 -50 0 50 100 150
Menor Inércia = = Maior Inércia AT (°C)

Figura 68- Capacidade de deslocamento x variacao de temperatura para estaca
Perfil HP310x125 assente em argila rija, nas posi¢cdes de maior e menor inércia.

A (m) HP 310x125- Areia nh=2000
0,12

0,10
0,08
0,06
0,04
0,02
0,00

-0,02

-0,04

-0,06

-0,08

-150 -100 -50 0 50 100 150 200
AT (°C)

Menor Inércia = = Maior Inércia

Figura 69-Capacidade de deslocamento x variagéo de temperatura para estaca Perfil
HP310x125 assente em areia fofa (n,=2000kN/m?3), nas posi¢Oes de maior e menor

inércia.
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A (m)
0,08

HP 310x125- Areia nh=18000
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Figura 70-Capacidade de deslocamento x variacéo de temperatura para estaca Perfil

HP310x125 assente em areia compacta (n,=18000kN/m3), nas posi¢des de maior e

menor inércia.
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6.6 COMPRIMENTO MAXIMO VIAVEL PARA EXECUCAO DE PONTE
INTEGRAL

Neste item ¢ avaliado, a partir da capacidade de deslocamento da ponte e de
variagdes de temperatura tipicas no Brasil, qual o comprimento méaximo vidvel para
execucdo de pontes integrais, levando em conta a ruptura por fadiga das estacas
metalicas. O comprimento maximo pode ser calculado através da equacdo 6.2.

YaAT Ly, = 2D (6.2)

Onde 7 ¢ o fator de seguranga para variagdo de temperatura, especificado pela
NBRS8681(2003) como 1,2 para combinagdes normais, o € o coeficiente de expansao

térmica do concreto, sendo estabelecido neste trabalho como igual 10°°C!, AT ¢é a
variag¢do de temperatura, em °C, Ly« serd o comprimento maximo viavel da ponte e D ¢
a capacidade de deslocamento da ponte tendo como estado limite a ruptura por fadiga
das estacas metalicas.

Os dados de variagao de temperatura foram retirados da base de dados do
INMET (2011). A tabela 30 apresenta os comprimentos limites de execu¢do de ponte

integral para algumas regides do Brasil.

Percebe-se que, levando em conta o estado limite de ruptura das estacas por
fadiga de baixa ciclagem, pode-se chegar a um comprimento de ponte integral bastante
grande, no caso de solos ndo muito rigidos, em ambientes onde a variagdo de
temperatura ndo seja muito elevada e utilizando-se uma estaca com resisténcia a ruptura
por fadiga consideravel. Verifica-se que pode-se chegar a comprimentos superiores a

400 metros de ponte, sendo o menor de todos os comprimentos da ordem de 110 metros.

Outra questao a ser reiterada ¢ que esta analise foi feita inteiramente levando em
consideracdo o estado limite de ruptura por fadiga das estacas. A hipotese de ruptura por
flexdo ou cisalhamento dos encontros também ¢ determinante em andlise de pontes
integrais, assim com a influéncia da fluéncia e retragdo, especialmente se em concreto
protendido. Um outro aspecto importante ao se analisar a estimativa viavel das pontes
integrais diz respeito a ruptura da ligagdo critica entre o topo da estaca e a massa de
concreto armado do encontro. Estas situagcdes expostas devem ser avaliadas juntamente
com a analise de ruptura por fadiga das estacas para assim determinar o comprimento

maximo vidvel da ponte de ponte integral sob variagdes de temperatura.
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Tabela 30 — Comprimentos maximos viaveis para execucao de pontes integrais em

tabuleiro de concreto e estacas metalicas levando em conta variagdo de temperatura e

estado limite de ruptura por fadiga das estacas (valores maximos e minimos grifados)

AT (°C)

Estaca e
orientacao

Lmax (m)

Argila
Rija

Areia
Fofa

Areia
Compacta

Rio de Janeiro

34

W250x85
Maior
Inércia

286

206

153

W250x85
Menor
Inércia

150

255

142

W310x125
Maior
Inércia

271

284

245

W310x125
Menor
Inércia

225

270

185

Curitiba

41

W250x85
Maior
Inércia

237

171

127

W250x85
Menor
Inércia

124

211

117

W310x125
Maior
Inércia

224

236

203

W310x125
Menor
Inércia

186

224

153

Natal

23

W250x85
Maior
Inércia

423

304

227

W250x85
Menor
Inércia

221

377

209

W310x125
Maior
Inércia

400

420

362

W310x125
Menor
Inércia

332

399

273
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/. CONCLUSOES E SUGESTOES PARA TRABALHOS
FUTUROS

7.1 CONCLUSOES

Pdde-se concluir que, utilizando como limitante a ruptura por fadiga de baixa
ciclagem das estacas metalicas sob variacdo de temperatura, a hipotese de
comportamento linear do solo foi valida para a maioria dos solos estudados. No caso
dos solos argilosos, ocorreu que a reagao ultrapassou a carga ultima consideravelmente
em cerca de 7,5% da estaca, sendo neste caso a hipdtese de comportamento linear com
carga equivalente a 10% da carga ultima inconsistente. Porém, para uma estimativa
preliminar dos resultados a hipdtese foi considerada. O mais correto seria uma analise
ndo-linear do solo, neste caso, ou ainda uma andlise interativa até que a reagdo de apoio
ser compativel com o nivel de carga para o qual foi calculada a rigidez. Para os demais
solos, a reacdo nas molas somente ultrapassou a carga ultima em pequenos trechos,
portanto a suposicdo de comportamento linear do solo ¢ correta, € o uso de molas

lineares representa resultados satisfatorios.

Quanto aos deslocamentos maximos apresentados pdde-se perceber que para
variagoes positivas de temperatura, a ponte pode chegar a valores maiores de
deslocamento e conseqilientemente maiores variagdes de temperatura. Isto ocorre porque
0s momentos nas estacas no caso de variacdo de temperatura positiva sdo menores do
que no caso de variacdo de temperatura negativa, ou seja, a curvatura da secdo de
momento maximo ¢ menor para variagcdes positivas de temperatura. Portanto, o
momento de ruptura Mpc serd atingido para variagdes maiores de temperatura. No
entanto, o caso de variagdo de temperatura positiva ¢ critico se analisado a partir da
oOtica da ruptura dos encontros por flexdo ou cisalhamento. Esta analise deve ser levada
também em consideragdo por ser também determinante ao se construir ponte com
sistema estrutural em portico (ponte integral). Outra questdo que pode ser observada ¢
que quanto maior for a inércia do perfil da estaca, maior serd a sua capacidade para
deslocamento devido a variacdo de temperatura. Isto ocorre porque ao aumentar a

inércia do perfil da estaca se aumenta a resisténcia da estaca a fadiga.
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Percebe-se que a tangente ao grafico de deslocamentos horizontais do encontro
no nivel do centro de gravidade do tabuleiro em funcao da variacao de temperatura ¢ de
0,0006 m/°C, que ¢ o mesmo valor de taxa de deslocamentos horizontais maximos no
nivel do centréide do tabuleiro. Desta forma, conclui-se que o deslocamento horizontal
do tabuleiro nao ¢ restringido pelos encontros nem pelas estacas (as supostas restrigdes
horizontais de extremidade ndo conseguem reduzir o deslocamento em relagdo ao da

ponte livre), ou seja, o tabuleiro desloca-se com o se estivesse livre.

Ao comparar-se o comportamento dos solos coesivos e dos ndo-coesivos,
percebe-se que a analise com o solo argiloso produziu resultado semelhante ao de um
solo arenoso médio para perfil trabalhando com a menor inércia. Para perfil posicionado

com a maior inércia o resultado com solo argiloso foi semelhante ao da areia fofa.

Conclui-se que estacas orientadas a fletirem no eixo de maior inércia possuem
capacidade deslocamentos superiores ao das estacas orientadas a fletirem no eixo de
menor inércia quando submetidas a variagdes de temperatura, para solos coesivos € nao-
coesivos mais rigidos, mas no caso de areia fofa, a orientacao das estacas nao influencia
significativamente nos resultados. Também se pdde concluir que, levando em conta o
estado limite de ruptura das estacas por fadiga, pode-se chegar a comprimentos de ponte
integral bastante grande. Ou seja, a execugdo de ponte integral é viavel para grandes

vaos.

A conclusdo principal que pode ser retirada a partir do estudo realizado neste
trabalho ¢ de que a execucdo de pontes integrais ¢ possivel do ponto de vista estrutural.
Apesar de requerer uma analise um pouco mais detalhada de alguns estados de ruptura
que ndo sao dimensionantes em pontes com juntas, como a andlise da fadiga das estacas
e ruptura dos encontros devido a variagcdes de temperatura, trata-se de verificagdes que
podem ser simplificadas e inseridas no contexto de um projeto de ponte facilmente.
Economicamente, ¢ notavel que a op¢ao de execugdo de ponte sem juntas pode reduzir
os custos de manutencdo ¢ também melhorar consideravelmente o conforto
proporcionado ao usuario, reduzindo a ocorréncia de danos aos veiculos e aumentando o
desempenho do projeto ao longo da vida util da obra de arte. A constru¢do de uma ponte
integral também ¢ mais rapida e menos complexa, reduzindo desta forma custos do

ponto de vista de execugao.
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7.2 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Nas pontes semi-integrais, o tabuleiro em viga simples ou continua tem apoios
deslizantes nas extremidades sobre os encontros tém apoios deslizantes nas
extremidades sobre os encontros. Com esta solugdo, por um lado, permanecem os
problemas de manutengdo em apoios de pontes convencionais. Por outro lado,
eliminam-se os problemas de fadiga de baixa ciclagem nas estacas e ruptura do concreto
na ligacdo encontro-estaca das pontes integrais. Uma solu¢do que poderia ser
considerada seria uma solu¢do intermedidria entre a ponte integral e a semi-integral,
utilizando-se de apoios do tipo Freyssinet entre os encontros ¢ a fundagdo, reduzindo
assim necessidade de manutengdo juntamente com a eliminacdo de duas situagdes
criticas, a fadiga de baixa ciclagem nas estacas e ruptura do concreto na ligagdo
encontro- estaca. Sugerem-se, dessa forma, estudos comparativos de comportamento

destas duas concepg¢des estruturais, além de comparacdes em termos construtivos.

Para andlises a serem feitas futuramente, sugere-se a ado¢ao de molas nao
lineares para representar a rigidez do solo sobre as estacas, assim como foi feito neste
trabalho para a regido dos encontros. Para tal sugere-se a utilizacao das curvas p-y, com
algum dos métodos mencionados previamente. Também se podem realizar andlises com
variagoes de rigidez de solos argilosos e comparar valores com os demais apresentados
neste trabalho. Sugere-se também a inser¢do de trecho rigido nos elementos do
encontro que se sobrepdem a altura da longarina, conforme foi feito por DICLELI et

al (2003), pois 0 mesmo deve afetar a deformada da estrutura.

Quanto a verificacdo de estados limites, sugere-se que se verifique também a
ruptura por cisalhamento ou flexdo dos encontros, de forma a certificar quanto a esta
situacdo qual o comprimento maximo viavel de ponte e a melhor posi¢do para os perfis
metalicos, refinando os resultados aqui apresentados. Sugere-se também que seja
considerada a influéncia dos efeitos de fluéncia e retragdo do concreto, pois a
consideracdo destes efeitos deve alterar significativamente os resultados obtidos
considerando-se somente o efeito da variagdo de temperatura (etapa de inicio de
operacdo da ponte). Ao longo do tempo a consideragdo destes efeitos pode minorar o
efeito da variacdo de temperatura podendo até ocorrer inversao nos sentidos dos

esfor¢os para o caso de variagdo de temperatura positiva.
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Outro estado limite a ser considerado deve ser o de ruptura por plastificacdo do
concreto na ligacao entre estacas e encontros. Esta ligacdo € critica, e a ocorréncia de
plastificagdo altera a distribuicdo dos esforcos nas estacas. Outra sugestdo para
continuidade do trabalho futuramente seria o estudo da execucdo de uma ponte integral
protendida, ou seja, como seriam as etapas construtivas utilizadas para esta solucao
estrutural, e também a analise do comportamento de ponte integral quando curva e/ou

€sconsa.
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9. ANEXOS

9.1 ANEXO A- CALCULO DO MOMENTO DE RUPTURA POR FADIGA DAS
ESTACAS- MATHCAD (2007)

M = 00705
m = —0.448

ca = MONO™

1

Za =

[ 5606l 322 2ns + nl Hﬁ'm
fis = 251
nl =n

2232 Y0448
jﬁQ.ﬁ{ﬁ 520 +n_]

ca = = 4277 1073
2232 V448
369.6( A5 + n_]

gas ‘= 03-za = 0.12831-%

Curvatura de ruptura por fadiga:

2-za

iff =

Curvatura de inicio de plastificagio:

2-gy

||:1_.r =
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Sendo dp a largura da estaca na direco do ciclo. Sendo utilizado os perfis HP310x125

e HP250x85, temos:

| HP310x125: |

Eiio de maior mércia:
dp310s = 312mm

o =

1
= 002742 —
10s m

Pf310s =

2-gy 1
dhv3l0s = — = 0.00801 —
dp310s m

P$f310s

$p310s =
$hv310s

= 3422

Ero de menor inércia

dp310w = 312mm
s 1
310w = —— = oo272—
dp3 10w m
2-gy 1
Py3illw = — = 0.00801 —
10w m
Pf310w
P33 10w = W 3422
Py310w
HP250x85:

Ero de maior inercia:

dp250s = 254mm

2-g 1

Pf250s = = 003368 —

dp250s m

3 1

dy250s = = 0.00984 —

dp230s m
Pf250s

p250s = = 3412

Pyv250s
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Eixo de menor inércia:

dp250w = 260mm

2-2a 1
PR250w = ———— = 00320 —
i [y, T o T, I
'._I.L.J‘.-'._,‘U'ﬂr' 111
2-gy 1
Dy250w = ———— = 0.00962 —
dp2 50w m
D25 0w
$250w = ———— = 3422
Dy 250w
fy = 250MPa
| HP310x125: |

Eixo de maior inércia:

Wx310 = 1735.6-cm™
My310s = Wx3104y = 4339-kN-m

Ero de menor nercia:

Wy310 = 3565.6-cm°
My310w = Wy310fy = 1414-kN-m

HP250x85-
Eio de maior mércia:

Wx250 = 966.9-cm”

My250s .= Wx250fy = 241.725-kN-m
Eio de menor inércia:

-

Wy250 = 3230-cm”

My230w = Wyv250fy = 8125 kN-m

Onde My € o0 momento de inicio de plastificacio.
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CHEN er al (1991): Obtencdo do grafico momento-curvatura das estacas

Ma
mﬁlc _______________________________________ eyt U
Mz s , EGIME PLASTIGO SECUNDARIO
REGIME Pliﬁ;STICD PRIMARIO
Maip-----—--- |

REGIME ELASTIC

I © T

Y

o, &

Eixo de maior inércia considerando que exista tensdo residual:

p = 30%  onde p=P/Py

mls =08—p =104

dbls =09—p =06

mpcs = 1238 — 1.143-p — I}.I}Q‘i-pl = 0.887
11(1—p) = 0.77

Pls = 15—p =1

m2s :

Eixo de menor inércia considerando que exista tensdo residual:
p = 30-%  onde p=P/Py

mlw =09—p = 06
hlw =09—p =04
mpcw = 238032+ p)(1—p) = 1481
3
mlw = 09+p—23p = 0973
1

h2w = ~ = 137
[1.11 —211p + 3.31p‘_]
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HP310x125:

Maior Inércia:

M1310s :

mls-My310s = 26034-kN-m

-

P1310s = Pls-pv3ills = 2= 1™~

B |-

M2310s :

m2s-My310s = 334103-kN-m

$2310s = $h2s-dy310s = 8.013 % -3 1
m

Mpc310s = mpes-My310s = 384674-kIN -m

Menor Inércia:

M1310w = mlw-My310w = 84584-kN-m

2 1
P1310w = Gplw-Pyv310w = 4808 = 107" —
m

M2310w = m2w-My310w = 137.865-kN -m

1
D©2310w = (p2w-Pv3il0w = 0011 —
m

Mpc310w = mpew -My3 10w = 200402 kN -m

HP250x85:

Maior Inércia:
M1250s = mls-My250s = 145.035-kN-m

5 1
P1250s = Ppls-Py230s = 5906 107~ —
m

M2250s = m2s-My250s = 186.128- kN -m

©2250s = p2s-Py250s = 9843 1077

B~

Mpc250s == mpes-My250s = 214301- kN -m
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Menar Inércia:

MI12530w = mlw -My250w = 4875-kN-m

P©1250w = plw-Pv230w = 5760 x 1073

1
m

M2250w :

m2w -My250w = 79219-kN-m

1
P2250w = p2w-Pyv250w = 0013 —

m
Mpc250w = mpew -My250w = 120325-kN-m

112



9.2 ANEXO B- CALCULO DE COEFICIENTE DE REACAO LATERAL DE
ARGILA- MATHCAD (2007)

Rigidez de Argila: Meétodo de Reese ef af (2001)

Argila rija sem a presenca de dgua

Cu =75 kPa (resisténcia ndo drenada- adotada como constante em toda a
profindidade- Argila sobreadensada)

~arg = 16 Lol (peso especifico seco da argila adotada)
.
m

£30 = 0007 (deformacio correspondente a metade da resisténcia a compressio da
argila adotada)

I=105 (constante determinada experimentalmente por Matlock)
b=0260 m (largura da estaca- perfil W250X85)

Resisténcia ultima do solo por unidade de comprimento da estaca, deve ser o menor
entre os dois valores:

(= 10
Pultl(z) = | 3+ ~=B. 7+ —.z|-Cub — 4166z + 58.5
\ Cu [+ I

Pult? = &-Cu-b = 1733 E
m

-

¥30 = 25be50=455x10 - m
i = 33°

kD = 1 — sin(dy) = 0.453

Int2 =01m =3
z=z+Lnt2 m

Pultl(z) = 270.966 kN
m
Pult = |Pult « Pultl(z) i Pultl(z) < Pult

Pult « Pult? othersise

Pult= 1755 kN
m
0.1Pult = 17.33
) 7y +0.25
P{v) = 03-Pult-| — |
L y30)
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4821.4285714285714286

®(y) = SR) ~

¥ [219.?30219.?30219.?9022-3,=}D'":'

y=10
Given

ro 3025
05Pult| 2| = 0.1Pukt

VL yal)
v = Find(y)
v=728x 1075 m

ko=dP(y) = 6027x10° BN z=51 m
g
m

Como a partir dessa profundidade a carga ultima é regida pela expressio de Pult2

que & constante com a profundidade, o k sera o mesmo em toda a extensfo da estaca.

Argila- Método de Reese er ol (20017
Argila rija sem presenca de agua

Cu=75 kPa (resisténcia ndo drenada- adotada como constante em toda a profundidade

Argila sobreadensada)
~arg = 16 L (peso especifico seco da argila adotada)
m3
£30 = 0.007 (deformac&o correspondente a metade da resisténcia a compressdo da argila
adotada)
T=035 (constante determinada experimentalmente por Matlock)

b=0312 m (largura da estaca- perfil HP310X125)

Eesisténcia ultima do solo por unidade de comprimento da estaca, deve ser o menor
entre os dois valores:
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Pultl(z) = | 3 + c -
I‘ u _;'I

~ar

m

Pult? = &-Cub = 2106 KN

KD = 1 — sin(d)) = 0453

Int2 =01m z=13
r=z+Lnt2 m

Pultl(z) = 286.909 kN
m

Pult = |Pult « Pultl{z) i Pulti(z) < Pult]

Pult «— Pult? othersise

Pult = 210.6 kN
m

0.1Pult = 21.04

4821 4285T14285710735

TN
=-z+ —z|-Cub — 424922+ 702

¥ (183.15018313018313677-v)

k=dP(y)=6027x10° BN z=51 m

-

m

Como a partir dessa profundidade a carga ultima € regida pela expressio de Pult2

Pult2 = 210.6 KN

m

que € constante com a profundidade, o k sera o mesmo em toda a extenso da estaca.

0.7

5
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9.3 ANEXO C- CURVAS P-Y PARA INTRODUCAO DE MOLAS NAO-
LINEARES NA REGIAO ATERRO-ENCONTRO- MATHCAD (2007)

P-Y Encontro- z=0.2m

!
7.875 / /,,.ri'
"
6.75 ——
PO(y) / L
5.625
Pl(y) / /.../
P2(y) 43
P3(y)3.375
2.25
1.125
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=0.4m
20
17.5 -
l _..-""“"'#"r
15 / f-’f
PO(y) / /
12.5 -
Pl(y) / /’,ﬂf
P2(y) 10 ",L//"'r
P3(y) 75
5/
25
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=0.6m
30
26.25 -
l __..--"'""”#’
25 I f___,.._'_,,..—-""
PO(y) / /
18.75 i
Pl(y) / /"."‘_‘/_
P2(y) 15 "L/,ﬁ
P3(y)11.25
7.5|/
3.75
% 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15 116
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P-Y Encontro- z=0.8m

//

L

"

P3(y)11.25

7.5

3.75

0.019

0.038

0.056 0.075 0.094 0.113
y

P-Y Encontro- z=1m

0.131

0.15

P3(y)18.75

12.5

6.25

0

0

0.019

0.038

0.056 0.075 0.094 0.113
y

P-Y Encontro- z=1.2m

0.131

0.15

"

P3(y)18.74

12.5

6.25

0

0.019

0.038

0.056 0.075 0.094 0.113
y

0.131

0.15
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P-Y Encontro- z=1.4m

70

61.25 l

52.5 /_,--"""
PO(y) /
— 43.75
P2(y) 35 IP/__,#’""

P3(y)26.25

0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=1.6m

61.25 / e

52.5 i~
PO(y) / ]

= 43.75
ny ) f ol

P2(y) 7V

P3(y)26.25

17.5

8.75

0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y

P-Y Encontro- z=1.8m

80

/ ]
70 / /.—"
60 L
PO(y) / - /

50

P2(y)40 _7V

P3(y)30

20

10

0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
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P-Y Encontro- z=2m

10
87.9 l ..--"""FJ’
oo
75 , ff
PO(y) / ]
62.9 -
Pl(y) / //f
P2(y) > /P/"
P3(y)37.5
25
12.5
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=2.2m
100 /
[ _
87.5 / —
75 " "/
PO(y) / T
— 625
Pl(y) / //
P2(y) 0
P3(y)37.5
25“/
12.5
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=2.4m
100] T f,ﬁ
87.5 l  —
75 /“
PO(y) / "
62.5 -
Pi(y) / ]
- 50 ]
P2(y)
P3(y)37.5
25
12.5
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
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P-Y Encontro- z=2.6m

120

105

L

90
PO(y)

P1(y)

P2(y) 60

P3(y) 45

30

15

0.019

0.038

0.056

0.075 0.094 0.113
y

P-Y Encontro- z=2.8m

0.131

0.15

120

_.-"/-

105

//

90
PO(y)

P1(y)

ll
/
/

P2(y) 60 7‘/’

P3(y) 45

30

15

0

0.019

0.038

0.056

0.075 0.094 0.113
y

P-Y Encontro- z=3m

0.131

0.15

14

122.

L

105

PO(y)
— 875

Pl

P2Ay)

P3(y) 525
J

0

0.019

0.038

0.056

0.075 0.094 0.113
y

0.131

0.15
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P-Y Encontro- z=3.2m

14
l //
122.5 / /“"’r
105 / .-"/
- 871 L
TR
P_Z(y) 7 r—f
i(y) 52.3
35
17.
0 0.019 0038 0056 0075 0094  0.113  0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=3.4m
14 7 ——
e
122, / ///
105 //
PO(y) /
;) 87.9 /
y
PXy) 7'
P3(Y) 523
35
17.9
0 0.019 0038 0056 0075 009 0113  0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=3.6m
16
/ -
) /' /ff
12 ff
P;.(y)lo / ,.—4/
no | -
6
4
2
0 0.019  0.038 0056 0075 0094 0113  0.131 0.15
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P-Y Encontro- z=3.8m

14 / P
/ ~
12 //
PO(y) / P
- 10 —
P1(y) / /
8ol -£—=""
P2(y)
P3(y) ¢
40,
2
0
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=4m
16 / /
14 /
12 ]
'/"
PO(y) / e
— 10
Pl(y) p/
P2(y) 80
P3(y) 6
4
2
0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y
P-Y Encontro- z=4.2m
18 I j‘,..-"'
157 /l /“,’,.-/
134 /
PO(y) / T
— 112 —
Pl(y) /
e 9 ,..--/
P2(y)
P3(y) 67.4
45
22.5
0 0.019  0.038  0.056  0.075 0.094  0.113 0.131 0.15

y
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P-Y Encontro- z=4.4m
19 l ] L

166.23 / /
142.5 ~
PO(y) / —

— 11871 L
Pl(y) /
- e

PAy) 71/

P3(y) 71.24

47.5

23.75

0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y

P-Y Encontro- z=4.6m
20 l ] /

175
15 / -"/
PO(y) / T

w) 25 / //

P2(y)10

i(y) 75

25

0 0.019 0.038 0.056 0.075 0.094 0.113 0.131 0.15
y

P-Y Encontro- z=4.8m

20! 1 -

o [ _—

d T
o | il

121 -
i) fir//""//

P_3(y) 73

5(

25

0 0.019  0.038 0.056 0.075 0.094 0.113  0.131 0.15
y
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P-Y Encontro- z=5m

21

e

157.»&
PU(y)

183.7 /
/
/

— 131.2§
Pi(y)

»

PAy) 10 7"

P_3(y) 78.7

52.1

26.2

0

0.019

0.038

0.056

0.075
y

0.094

0.113

0.131

0.15
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9.4 ANEXO D- CALCULO DE CARGA DE RUPTURA DO SOLO- MATHCAD
(2007)

9.4.1 SOLOS ARGILOSOS

Arpila: Cdlculo de Carga ultima - REESE er ol (2001)

Cu:=75 kPa (resisténcia ndo drenada- adotada como constante em toda a profundidade-
Argila sobreadensada)

~arg = 16 Lol (peso especifico seco da argila adotada)
.
m

£50 = 0.007 (deformacéo correspondente a metade da resisténcia a compressdo da argila
adotada)

IT=105 (constante determinada experimentalmente por Matlock)

b =0260m (largura da estaca- perfil W250XE5 )

E.esisténcia ultima do solo por unidade de comprimento da estaca deve ser o menor entre
os dois valores:

|'-' = J H'l
Pultl(z) = | 3+ ~B.7+ —.z|-Cub — 4166z + 58.5
\ Cu B

Pult? == &-Cu-b = 1733 E
m

-

¥i0 =25bei0=455%x10 " m
i = 33°

kD = 1 — sin(dy) = 0.453

Int2 =01m z=3

Pultl(z) = 2668 kN

m

Pult = |Pult « Pultl{z) if Pultl(z) = Pult?
Pult « Pult? otherwise

Pult = 175.3 KN

m

Como a partir dessa profundidade a carga ultima € regida pela expressdo de Pult2

Pult = 1755 KN

m

que & constante com a profundidade, o k sera o mesmo em toda a extensfio da estaca.
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Arpila: Meétodo de Reese e ol (20017
Argila rija sem presenca de agua

Cu=75 kPa (resisténcia ndo drenada- adotada como constante em toda a profundidade
Argila sobreadensada)

~arg = 16 Lo (peso especifico seco da argila adotada)
.
m

£30 = 0007 (deformacéo correspondente a metade da resisténcia a compressdo da argila
adotada)

I=103 (constante determinada experimentalmente por Matlock)

b=0312m (largura da estaca- perfil HP310X125)

R.esisténcia ultima do solo por unidade de comprimento da estaca, deve ser o menor
entre os dois valores:

-
s

. 0
Pultl{z) =3 + =-z+ —-z{-Cu-b = 42492.7 + 702
\ Cu b )

w

~ar

I

Pult? = 8-Cu-b = 2106 KN

30 =25bei0=546x 10 ~ m

KD = 1 — sin(d) = 0.455

Int2 =01m z=3
z=z2+Int2 m

Pult](z) = 286.909 kN
m
Pult = |Pult « Pultl(z) i Pultl(z) < Pult?

Pult «— Pult? othersise

Pult = 2106 kN
m
0.1Pult = 21.06
] oy ~0.25
B{v) = 0.3-Pult-| — |
I‘.\--.-j Jll
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4821 4285714285710735
dp(y) = p(y) -

dy [193.15[!-193150193136?‘?‘-}-}[:'"':'
y=10
(iven

I L\D':j

- | 1r'-

05-Pult| = | = 0.1Puit

I-‘_}"'_'ID_J-'
y = Find(y)

&

y=8T736x10  m

k=dP(y) = 6027x 100 KN z=51 m

a5

m

Como a partir dessa profundidade a carga ultima € regida pela expressio de Pult2

Pult? = 210.6 KN

m

que & constante com a profundidade, o k serd o mesmo em toda a extensdo da estaca.

9.4.2 SOLOS ARENOSOS

Calculo de Carga iltima para solos arenosos (nh=2000)- REESE ez al (2001)

W250X85
B = 30° = 0.524 (angulo de atrito do solo)
~ =16 L—W: (peso especifico do solo)
mJ
b=0260 m (largura da estaca- perfil W250XE85)
o= % (parametros para calculo)

B=45+ o= 60"

KO =04 (coeficiente de empuxo no repouso)
- 7
{ d;-wl_*

Ka = tan 435° - — | =0333 (coeficiente de empuxo atvo)
\ 2)
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k0-z-tan{ dv)- sinf 3}
tan{3 — ¢)-cos{o

— 03586301888672214059%6-7

tan( 3
%-[b + r-tan{ @)-tan{cd) — 1.3923048454132629728-7 + 0.77900090000000000430
tan( P — oy

k0-z-tan( 3)-(tan(d)-sin(P) — tan(a)) — ka-b — 0.16076951545867331763-z — 0.0866666666666666918

pst{z) = ~-z-(0.588300278304 80658121z + 2 8228256071246832031-z + 1.0677609464737379761 +
0.28227563411784486381-z — 0.0633101034163109304) — 16-z-(3.60340160034733464812-z + 1.004439)

psd(z) = kab-yzltan(B)" — 1] + kKO-b~y-z tan(d)-(tan( @)

b -
Vi1 =3-— =973 10 3
20

As: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos estaticos
Ac: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos ciclicos

B: Coeficiente para calculo de carga média

z=3 m Lntl = 0.1
_i = 19231  maior que 3,
® Ac=As=0.88
Ac =088
e 3
Ps = |Ps « pst(z) f pst{z) £ psd(z) pst(z) = 1.338 > 10
Ps « psd(z) otherwise psd(z) = 597.899 N
m
= 397 kN
Pe=978 X Qu:=PsLntl= 5870 N
m
z=z+01=7 m Lnt2 =02
Z _2693  maior que 5,
b Ac=As=0.88
Ac =083
3
Ps = |Ps « pst{z) if pst(z) < psd(z) pst(z) = 3.008x 10
Ps « psd(z) otherwise psd(z) = 837.038
Ps = 837.038 EN
m Qu = Ps-Lnt2 = 167412 kN
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r=z+02=11 m

Z _41308  maior que 5,
b Ac=As=0.88
Ac =083

Pz = |Pz « pst(z) f pst{z) < psd(z)

|Fs+— psdiz) otherwise

Ps=1313x= 1IZII3 KN

mn
W3IL0X125
=3 m Lntl =01
% _ 16026 maior que 5,
b Ac=As=0 88
Ac =038

Pz = |Ps « pst{z) if pst(z) = psdiz)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=T17478 EN

m
z=z+01=7 m Lnt2 =02
£ _2243  maior que 5,
Ac=As=0_88
Ac =038

Ps = |Ps « pst(z) i pstz) = psd(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps= 1004 x 10° kN

m

Lnt3 =03

pst(z) = 7327 = 1IZII3

psd(7) = 1313 = 1I'II3

Cu = Ps-Lnt3 = 354613 EN

pst{z) = 1.5338 = 1IZII3

psd(z) = 717478 KN
m

(u = Ps-Lntl = T1.748 kN

pst(z) = 3.008 = 1IZII3

psdiz) = 104 = 1I:II3

Cu = Ps-Lnt2 = 200884 kN
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z=z+02=11 m Lnt3 =03

2 _3525  maior que 5,
b Ac=As=0 88
Ac =038

=]

. pst(z) = 7327 % 107
Ps = |Ps « pst(z) i pst{z) £ psd(z)

o o3
Pz « psd(z) otherwise psd(z) = 1378 10

Ps=1578x 10 KN
m Ou = Ps-Lat3 = 473536 kN

Cilculo de Carga altima para solos arenosos (nh=6000)- REESE er al (2001)

W250X85
= 33% = 0611 (angulo de atrito do solo)
~ =18 L—W: (peso especifico do solo)
mJ
b= 0260 m (largura da estaca- perfil W250XE5)
il
o= —
2

(parametros para calculo)

Kk = 04 (coeficiente de empuxo no repouso)

ka {coeficiente de empuxo ativo)

1
8
e
n

[§

|

I

1
=]

=

a
—

pst(z) = ﬂr_z|:l-:|:|'-z.ta.1:1|:d)}.5in[:|3} . tan([3)

tan{f — ¢)-cos(c)  tan(P — o) (b + z-tan([)-tan(a)) + K0-z-tan(3)-(tan(d)-sin(3) - tan{og) — Ha'b}

psd{z) = Ha-‘r:h-*‘r-z-|.t:i:c'1[|3ﬂn}S - 1_:I + HD-b-“r-z-tan[dﬁ-[ta.t1[|3}}4

-

b -
yu =3 —

=075% 10 °
80

As: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos estaticos
Ac: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos ciclicos

B: Coeficiente para calculo de carga média
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ILntl =01

I=3 m

' 5
Z _19m31 maor qae .
b Ac=As=0 88
Ac =088

Ps = |Ps « pst{z) f pstiz) = psd(z)
Ps «— psd(z) otherwise

Ps=1230x 1IZII3 EN
m

z=z+01=7 m

Z _2695  maior que 5.
Ac=As=0) 88

Ac =083

Ps = |Ps « pst(z) if pst{z) = psd(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps= 1782 = 1IZII3 KN

m

z=z+02=11 p

= 42308  maior que 5,
Ac=As=0 88

=l I

Ac =083

Ps = |Ps « pst{z) of pstiz) = psd(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=276%x 1IZII3 EN

m

Lnt3 =03

pstiz) = 1.752 = 1I:II3

psd(z) = 1239 = 1IZII3 kN
m

Qu = Ps-Lntl = 125877 kN

pst{z) = 3384 = 1IZII3

psd(z) = 1.762 = 1IZII3

pst{z) = 8243 = 103
3

psd{z) = 2.76% =« 10

Cu = Ps-Lnt3 = 830.786 kN
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W310X125

=3 m Lntl =01

=]

% _ 1606 maior que 3,

b Ac=As=0.88

Ac =088

Ps = |Ps « pst{z) if pst{z) = psd(z)

Ps «— psd(z) otherwise

Ps=13511= 1IZII3 EN
m

z=z+01=7 m Lnt2 =02
2 _-243  maior que 5,
b Ac=As=0 88

Ac =088
Pz = |Ps « pst(z) if pst{z) < p=d(z)

Ps « psd(z) otherwise

Ps=2113x ll]'3 KN

z
b Ac=As=0 88
Ac =038

Pz = |Ps « pst(z) if pst{z) < p=d(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=3323x 1IIII3 KN

m

pst{z) = 1.732 = 1I:I'3

psd(z) = 1511 = 1|}3 kN
m

Ou = Ps-Lntl = 151.052 kN

pst(z) = 3384 1IZII3

psd{z) = 2113 x 1IZII3

Cu = Ps-Lnt? = 422846 EN

pst(z) = 8243 1IZII3

psd(z) = 3323 = 1IZI'3

Cu = Ps-Lnt3 = 906943 kKN
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Cilculo de Carga altima para solos nio-coesivos (nh=12000)- REESE er al (2001)

W250X85
o= 37.5% = 0.654 (angulo de atrito do solo)
~ =19 L—W: (peso especifico do solo)
mJ
b=0260 m (largura da estaca- perfil W250X85)
o= % (parametros para calculo)

K0 =04 (coeficiente de empuxo no repouso)

ka=tanl 45°— 2] = 0243 {coeficiente de empuxo ativo)
% 2)

pst(z) = - {Hﬂ-z-tanmﬂ-smua} .t

(B — ¢)cos(e) (B B) b + z-tan{3)-tan{cy)) + k0-z-tan{ 3)-(tan] §)-sin{ ) - tan{o)) — Ha-h:|

psd(z) = ka-b-yz- |.ta:r1[|3|}S - 1_:I + HD'b"‘r'I-tEin[d)}-I:ta.ﬂ[|3}}4

L T
20

yu = 3-
As: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos estaticos
Ac: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos ciclicos

B: Coeficiente para calculo de carga media

z=13m Lntl = 0.1
_5 =10231  maior que 3,
e Ac=As=0 .88

Ac =038
pst(z) = 1.85 = 107
psd(z) = 1.839x 107 kN

m

Pz = |Ps « pst{z) if pst(z) = psd(z)

Ps « psd(z) otherwise

Ps=1830x 107 KN

m

(= Ps-Lntl = 183048 kN
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Lnt2 =02

z maior que 3,
b Ac=As=0 88
Ac =038

Ps = |Ps « pst(z) i pst(z) £ psd(z)

Ps « psd(z) otherwise

z=z+02=11 m Lnt3 =03
I _ 41308  maior que 5,

b Ac=As=0 88

Ac =038

Ps = |Ps « pst(z) if pst{z) = psd(z)

|Ps « psd(z) otherwise

3

Ps= 4047 x 107 kN

m
W310X125
z=13m Lntl = 0.1
Z _ 16026 maior que 5,
b Ac=As=0 .88
Ac =033

Ps = |Ps « pst(z) if pst{z) < psd(z)

Ps « psd(z) otherwise

Ps=185x10° kN
m

pst(z) = 35372 = 1IZII3

psd(z) = 2373 x 1IZII3

C = Ps-Lnt? = 515.055

pst(z) = 8.701 = 1IZII3

psd{z) = 447 = 1IZII3

(u = PsLnti= 1214« ll]'3 BN

pst(z) = 1.83 = 1IZII3

psd(z) = 2207 = 1IZI'3 EN

m

(u = Ps-Lntl = 134 883

KN
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z=z+01=7T m Lnt2 =02

2 _243  maior que 5,
b Ac=As=0 88
Ac = 0238

pst(z) = 3.372 % 107

Ps = |Ps « pst{z) if pst{z) = psdiz) 3
psd(z) = 3.09 x 107

Ps « psd(z) otherwise

Ps=309x 100 kN

m Cu = Ps-Lnt2 = §18.066
z=z+02=11 m Lnti= 03
Z _3525  maior que 5,
b Ac=As=0 88

Ac =038
pst(z) = 8.701 = 10"

Ps = |Ps « pst(z) if pst{z) = psd(z) \
psd(z) = 4.856 x 107

Ps « psd(z) otherwise

Ps=4856x 107 KN
m Qu:=Pslnti=1457x 100 kN

Cilculo de Carga altima para solos nio-coesivos (nh=18000)- REESE et al (2001)

W250XR5
i = 40° = 0.608 (angulo de atrito do solo)
N =20 L—W: (peso especifico do solo)
m_'l
b =0260 m (largura da estaca- perfil W250XE5 )
a=2 (parametros para calculo)

k0 =04 (coeficiente de empuxo no repouso)

-
[ AN : :

Ka = tan 45° — L { =0217 (coeficiente de empuxo ativo)
\ 1)

pst(z) = {“”‘z'tmid’}'smi'a} + B tan(R)-tan(o)) + k0-2-tan( B)-(tan(dy)-sin( ) — fan(c)) — Ha-b:|
tan{[} — p)-cos{o)  tan(3 — )
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psd(z) = n~:'a.-‘r:|--",--z-[t:i:ﬂ[]:".u}S - 1_:I + HD-b-“,--z-tan[d)}-[ta.t1[|3}}4

b —
viuo=3— =973« 10 3
80

As: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos estaticos

Ac: Coeficiente para calculo de carga ultima para carregamentos ciclicos

B: Coeficiente para calculo de carga média

z=3 m Lntl =01

Z_19231  major que 3.
e Ac=As=0 288
Ac =038

Pz = |Ps « pst(z) if pst{z) < p=d(z)
Ps « psd{z) otherwise

Ps=1%4Tx 1|}3 EN

m

r=z+01=7 m Lant2 =02
£ _2693  maior que 5,

b Ac=As=0 88

Ac = 0388

Ps = |Ps « pst(z) if pst{z) < psd(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=376% 100 KN

m

z=z+02=11 m Lnti =03
£ _1308  maior que 5.

b Ac=As=0.88

Ac =038

Ps = |Ps « pst(z) if pst(z) = psd(2)
Ps « p=d(z) otherwise
Pz==303Tx 1I:I'3 E

m

pst(z) = 1.947 = 1I}3

psd(z) = 2.708 x ll]I3 KN

m

Cu = Ps-Lntl = 194719 EN

pst{z) = 3.76 = 1IZI'3

psd{z) = 5791 = 1IZII3

Qu = Ps-Lnt? = 75249 kN

pst(z) = 9.159 x 10°
psd(z) = 3937 = 1IZII3

3
CQu = Ps-Lat3 = 1.787 = 107 kN
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W310X125

z=3 m Lntl = 0.1
Z _ 16346  maior que 5,
b Ac=As=0 88
Ac =038

Ps = |Ps « pst{z) f pst(z) = psdiz)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=204x10° &N

r=z+01=7 m

Z _243  maior que 5,
b Ac=As=0 88
Ac = 0388

Ps = |Ps « pst{z) i pst{z) = psd(z)
Ps « psd(z) otherwise

Ps=376x10° KN

Ps = |Ps « pst{z) if pst(z) = psd(z)

Ps «— psd(z) otherwise

Ps = 7140« 1IIII3 kN

m

pet(z) = 2024 » 1|}3
3

psd(z) = 3314 % 10 E

m

Qu = Ps-Lntl = 202381 kN

pst(z) = 3.76 = 1IIII3

psdiz) = 4348 = 1I:II3

Cu = Ps-Lnt2 = 75240 kN

pst(z) = 9130 « 1IZII3

psd{z) = 7149 = 1IZII3

Ou = Ps-Lntd = 2,145 « 1|}3

EN
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