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RESUMO

SANTOS, R. R. F. (2009). Seguranca Estrutural de uma Ponte em
Concreto Armado Sobre o Rio M&e Maria. Belém, 142p.Dissertacdo (Mestrado)
— Programa de PoOs-Graduacdo em Engenharia Civil, Instituto de Tecnologia,
Universidade Federal do Para.

O estudo do comportamento de pontes ferroviarias vem tomando grande destaquena area experimental,
devido muitas das vezes haver a necessidade de um aumento dessas cargas moveis.A companhia
VALE a partir de um convénio estabelecido com a UFPA (Universidade Federal do Para), buscou
realizar estudos das capacidades resistentes das pontes ferroviarias, que compdem a Estrada de Ferro
Carajas (EFC), para futuros casos de carregamentos que passardo de 32 tf para 40 tf, o que provoca
mudancas consideraveis no comportamento da estrutura. A falta de manutengdo ou uma manutencao
irregular das pontes de concreto armado podem resultar em manifestagdes patoldgicas que podem
comprometer a seguranca e ao risco de intervencdo do escoamento. Dentre as OAE’s (Obras de Arte
Especial) ja analisadas, encontra-se a ponte sobre o Rio Mée Maria localizada no municipio de Marab4,
estado do Pard, transpondo o rio Mde Maria, identificada como OAE 50A, apresenta um tracado
retilineo executada em concreto armado moldada “in loco”, € constituida por dois vaos hiperestéaticos,
totalizando 64,20 m, transpondo o leito do rio em dois vdos de 20 m e com secdo transversal
oferecendo a largura de 5,85 m. Com isso tornou-se indispensével para avaliacdo de sua integridade
fisica a monitoracdo com extensdmetros elétricos de resisténcia (EER) dos elementos (laje, longarina,
blocos, encontros e tubuldes) que compdes a estrutura durante a passagem dos trens carregados de
minério. Além da monitoracdo, foram realizados ensaios ndo-destrutivos como: dureza superficial
através da esclerometria e a estimativa do cobrimento da armadura e localizacdo da mesma por meio da
pacometria, ensaios destrutivos como: extragdo de corpos-de-prova para determinar a compresséo
diametral e 0 mddulo de elasticidade do concreto e a resisténcia a penetracdo através do teste de
carbonatacgdo inerentes a questdo de durabilidade do mesmo, que serdo comparados com a memoria de
calculo e com os modelos computacionais tridimensionais desenvolvidos via “software”
comercialSAP2000® (COMPUTERS AND STRUCTURES), que utiliza o método dos elementos
finitos (MEF). O MEF foi utilizado para obtengéo dos esforgos permitindo as verificagdes de seguranca
de acordo com as recomendagdes normativas, tais analises comparativas sdo apresentadas e discutidas
para a conclusdo do comportamento das longarinas.Conhecendo com precisdo a capacidade estrutural
da ponte e a sua vida til, pode-se assegurar o trafego de composi¢ées com maior seguranga.

Palavras chave:Ponte ferrovidria, monitoracdo, concreto armado, seguranca estrutural,
instrumentacao.



ABSTRAC

SANTOS, R. R. F. (2010).Structural Safety of a reinforced Concrete
Bridge Over the River Mae Maria 142p. M.Sc.Dissertation — Masters Degree
Program in Civil Engineering, Institute of Technology, Federal University of
Para, Brazil.

The study of the behavior of highway bridges has been, taking great prominence in the experimental
area, because often there is a need for an increase of these mobile charges. The Company Vale, is
worth form an agreement mad with the UFPA, sought to conduct studies of the resistant capacity of
railway bridges that make up the Carajas raiboad, which passed to future shipments wich passed from
32 tf to 40 tf, causing considerable changes in the behavior of the structure a lack of maintenance or a
maintenance of irregular reinforced concrete bridges can result pathological manifestations that can
compromise safety and the risk of intervention by runoff. About the abeady discussed is the bridge over
the river boiler located in the city of Maraba in the state of Pard, bridging the river identified as Mae
Maria 50A OAE, has a rectilinear path bacuted reinforced concrete cast in place consists of two spans
hyperstatic totaling 64,20 m transposing the riverbeat in two spans of 20 m and cross section width of
5,85 m offering. It has become essential to assess their physical an monitoring with resistance electric
gauges (slab, longitudinal beam, foundation blocks and piles, and encounters) that make up structure
during the passage of trains carrying in addition to monitoring were performed as surface hardness by
esclerometry and the estimation of the armature coating and the same location through pacometry,
destructive tests such as extraction of test specimens to determine the tensile resistance and modulus of
elasticity of concrete and the resistance to penetration testing through the carbonation of the inherent
question of durability of the same to be compared with memory and calculation with three dimensional
computer models developed via commercial software SAP2000® (Computers and Structures) the uses
finite element method (MEF). The MEF was used to obtain the efforts enabling security checks
according to standard recommendations, these comparisons are presented and discussed for the
completion of the behavior of the stringers, knowing the precise structural capacity of the bridge and
it’s useful life, you can ensure traffic compositions with greater safety.

Keyword:Railway bridges, monitoring, concrete armed, structural safety, instrumentation



1. INTRODUCAO

1.1. CONSIDERAGOES INICIAIS

A andlise do comportamento estrutural para avaliar o nivel de conservagdo de obras construidas
tem sido tema de investigagdo crescente e de reconhecido interesse técnico-cientifico. Obras de arte
especiais (OAE) como é caso de pontes e viadutos, por estarem submetidas as a¢fes mdveis que
provém do trafego de veiculos, podem ter seus comportamentos modificados devido a variacdo do
trafego ao longo do tempo. Um estudo das capacidades limites dessas estruturas é fundamental para o
enquadramento das novas solicitacdes e diagndsticos de seguranca.

Segundo CARMONA e MAREGA (1988), 20 % das manifestacdes patoldgicas em estruturas
de concreto no Brasil tem suas origens associadas a utilizacdo e aos materiais constituintes e o colapso
estrutural parcial ou total constitui 8 % das manifestacdes. Sistemas estruturais de pontes que sofreram
colapso devido, entre outras causas, as solicitacdes de origem dindmica provocadas pelo trafego de

veiculos no tabuleiro, constituem exemplos encontrados com diversidade na literatura.

Uma compreensdo mais exata da realidade dos sistemas estruturais de pontes deve entdo ser
feita por intermédio de informagGes qualitativas e quantitativas, entre elas as obtidas a partir de
monitoragdes, que traduzam com autenticidade o estado, a constituicdo e o desempenho real da
estrutura, fornecendo assim subsidios para elaboragdo de modelos tedricos capazes de reproduzir com
confiabilidade e seguranca seu comportamento diante das solicitagdes atuais e possiveis quadros

futuros.

O estudo das pontes ferroviarias torna-se dessa maneira fundamental para o aperfeicoamento
técnico-cientifico, no contexto da infra-estrutura requerida pela atividade mineradora no estado do
Para, uma vez que este € um dos maiores expoentes nesta atividade em todo o Brasil, possuindo jazidas
minerais de importancia mundial a exemplo da situada na Serra dos Carajas, descoberta em 1967 e que
passou, desde a década de 80, a ser explorada pela Companhia Vale. Esta empresa utiliza o chamado
Sistema Norte para exploracdo mineral, composto pelo Complexo Minerador da Serra dos Carajas no
Pard e pelo Terminal Maritimo de Ponta da Madeira no Maranh@o. Neste sistema estd integrada a

Estrada de Ferro Carajas (EFC), com 892 km de extensdo e em operacdo desde 1985, onde estdo



localizadas diversas obras de transposicdo desde entdo solicitadas pelos carregamentos inerentes as

composicdes ferroviarias em operagéo.

A ponte sobre o Rio Mae Maria com aproximadamente 35 (trinta e cinco) anos de existéncia, ja
apresenta sinais de desgastes tanto pelo uso quanto por agentes agressivos ambientais, mas outras
patologias podem vir a surgir caso o nimero de ciclos aumente ou o carregamento por eixo dos vagdes
e, pior, estas patologias podem estar associadas a fadiga e a deslocamentos excessivos devidos a acfes
dinamicas. As patologias decorrentes da fadiga no aco ou no concreto podem ir da simples fissuracéo e
ruptura dos materiais até o colapso total da estrutura ou parte dela. O mesmo acontece com 0s
deslocamentos excessivos devido a instabilidade dindmica. De acordo com TEIXEIRA (2009) estes
problemas podem trazer prejuizos dificeis de serem recuperados, tanto pelo fato da OAE precisar ser
interditada quanto pelo fato de precisar ser demolida, em ultimo caso, parando o escoamento de

minério de ferro.

Este trabalho apresenta uma descri¢do da instrumentacdo, ensaios e procedimentos utilizados
para verificacdo da seguranca estrutural para novos casos de carregamentos na ponte ferroviaria de
concreto armado integrante da Estrada de Ferro Carajas, denominada de OAE N° 50A (conhecida como
Ponte sobre o rio Mae Maria), situada nas proximidades do Municicio de Maraba no Estado do Para.De
acordo com KHANNA et al. (2000), este monitoramento estrutural deve preceder qualquer

modificagdo na intensidade e modo de solicitagéo de uma ponte.

O direcionamento do trabalho para o caso de pontes ferroviarias em concreto armado é
consequencia do Projeto de Pesquisa intitulado “Desenvolvimento de metodologia para avaliagido da
integridade estrutural de pontes e viadutos ferrovidrios ao longo da Estrada de Ferro Carajas”,
desenvolvido desde 2007 pela Universidade Federal do Para, que visa realizar estudos das capacidades
resistentes das pontes ferroviarias que compdem o Sistema. A experiéncia tedrico-experimental
resultante destes estudos propicia um conjunto de técnicas, metodologias e resultados que podem ser
adotados em pesquisas semelhantes para avangos posteriores. O aperfeicoamento de tais metodologias,
no sentido de uma melhor identificacdo e simulacdo da resposta estrutural em zonas criticas, constitue

ainda um vasto campo em aberto para desenvolvimentos futuros.



1.2. JUSTIFICATIVA

A tendéncia de aumento da produgdo e transporte de minério de ferro via estrada de ferro
Carajas, que atualmente chega a 300 milhdes de toneladas anuais, foi o principal motivo para que a
companhia Vale do Rio Doce (Vale) firmasse, em 2007, um convénio com a UFPA visando avaliar as
condicOes de estabilidade das estruturas de suas pontes e viadutos (Obras de Arte Especiais - OAE),
visto que qualquer interrupcdo neste fluxo poderia acarretar prejuizos contratuais e 6nus para a

sociedade, uma vez que a empresa emprega quantidade significativa da mao-de-obra regional.

Até antes do convénio com a UFPA este monitoramento vinha sendo realizado através de
inspecdes visuais e 0 nivel de solicitacdo estrutural era desconhecido. Com o convénio trés pontes
foram monitoradas e a resposta estrutural foi conhecida, tanto dindmica quanto estatica. Com aumento
de carregamento por eixo de 32 tf para 40 tf, tornou-se indispensédvel o monitoramento “in situ” das
estruturas, bem como a simulacdo computacional para posterior afericdo de modelos teoricos para

previsdo de danos e suporte a tomada de decisdo em caso de intervencéo.
1.3. OBJETIVOS

1.3.1. Objetivo Geral

As diversas atividades realizadas para desenvolvimento desta dissertacdo, estdo em geral
relacionadas a busca das respostas do comportamento estrutural da estrutura tomada como estudo de
caso, tanto para os niveis atuais quanto para os niveis futuros de carregamentos em servigo. Para tal, foi
feito umlevantamento com informagfes experimentais obtidas através da monitoracdo “in situ” e de
ensaios destrutivos e ndo-destrutivos, a fim de verificar a precisdo das técnicas entre si. Estas
informacdes irdo alimentar modelos de comportamento tedricos bem definidos, compativeis com as

medicgdes e capazes de simular carregamentos futuros mais intensos.
1.3.2. Objetivos Especificos

Foram propostos 0s seguintes objetivos especificos:



e Verificar a seguranca estrutural da OAE como um todo, tendo como foco principal as
longarinas, avaliando seu comportamento com as cargas atuais e com 0S carregamentos
futuros na qual seré submetida;

e Reunir informagdes a partir da bibliografia existente de forma a elaborar um estudo sobre o
assunto, avaliando parametros para elaboracdo do modelo experimental e verificacGes de
pontes em concreto armado, como veiculos padronizados e cargas diversas, com as
respectivas recomendag0es normativas;

e Encontrar os resultados de caracterizacdo mecénica do concreto da OAE N° 50A, advindos
através de diferentes técnicas destrutivas e ndo-destrutivas

e Utilizar os sinais de deformacgdes experimentais obtidos por monitoragcdo “in loco” para
comparar e validar as deformag6es tedricas determinadas a partir dos esforcos internos nas
secOes instrumentadas resultantes de analises em modelos computacionais tridimensionais
desenvolvidos via software comercial SAP2000® (COMPUTERS AND STRUCTURES
INC, 1995), que utiliza 0 método dos elementos finitos (MEF).

1.4. APRESENTACAO DO TRABALHO

A dissertacdo foi composta de seis capitulos, apresentados sucintamentea seguir.

O Capitulo 2tem-se a revisdo bibliogréafica, que consta dos resultados de pesquisas pertinentes
publicadas por outros autores sobre o tema principal e outros relacionados a ele, importantes para o
entendimento do trabalho, bem como aspectos gerais sobre 0 comportamento de pontes ferroviarias e

os histdricos dos trabalhos realizados na OAE em questao.

O Capitulo 3 apresenta-se o programa experimental realizado, assim como as caracteristicas e
as cargas atuais e futuras que serdo submetidas na OAE em estudo, as avaliagbes do concreto e o

processo de monitoracdo efetuado nos elementos estruturais.

No Capitulo 4 sdo apresentados os resultados experimentais dos ensaios destrutivos, ensaios

ndo destrutivos e dos ensaios das monitoragdes com 0s extensdémetros elétricos de resisténcia.



No Capitulo 5 sdo apresentados os modelagem computacional pelo método dos elementos
finitos (MEF) utilizando o programa SAP2000® que serdo comparados com os resultados da memoria

de célculo e com os resultados experimentais.

No Capitulo 6 encontram-se as conclusdes, resumindo as principais contribuicdes desta

dissertagéo e propostas para futuros casos de monitoracdo de OAE’s para a seguranca estrutural.



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. CONSIDERACOES INICIAIS

A verificagdo da seguranga estrutural de uma ponte aos riscos que possam comprometer a sua
integridade esta relacionada com a investigacdo das incertezas sobre 0 seu comportamento quanto a
ocorréncia de possiveis estados limites Gltimos ou estados limites de utilizacdo. A investigacdo
historica, referente as formas de projeto, sistema estrutural adotado e relatérios de inspecGes e
manutencgdes, pode revelar informagdes para elaboracdo de modelos tedricos e experimentais capazes
de respaldar diagndsticos que ndo induzam a conclusGes incorretas diante das incertezas dos dados
assumidos. O estudo dos defeitos estruturais comeca pela deteccdo dos danos visiveis, 0 que demonstra
a importancia das inspecdes visuais no mapeamento dos aspectos criticos da estrutura e na escolha das
frentes de investigacdo. Nesta fase, podem ser reveladas irregularidades geométricas resultantes de
deformacdes anteriores e/ou fases da construcdo e zonas de concentracdo elevada de tensdes de
compressdo que manifesta areas de esmagamento, ou de tracdo, pelo surgimento de padrdes de
fissuragdo relacionados a flexdo, tor¢des, cisalhnamentos e fendilhamentos que, em conjunto com a

investigacdo das condi¢des do terreno, podem indicar as causas dos danos.

Todos estes procedimentos, de maneira generalizada, devem compor o plano de investigacao.
Busca-se, com essas agdes, a integracdo dos métodos teodricos, experimentais e metodos baseados na
experiéncia de quem avalia. O julgamento integrado das varidveis estruturais engloba valores obtidos
de investigagdes numéricas e de experimentos. Normalmente, ndo é possivel conduzir um ensaio, ou
uma prova de carga, até que se atinja um dos estados limites Gltimos da estrutura sendo, portanto,
essencial sintetizar todo o conhecimento adquirido com os resultados de ensaios que possam ser
realizados sem comprometer a integridade da estrutura, ou seja, até um limite de utilizacgdo PENNER
(2001). A NBR 9607 (ABNT, 1986) recomenda que a investigacdo de estruturas de concreto armado e
protendido deve ser realizada seguindo as etapas de analise de projeto, inspecdo visual e modelagem

numérica para enfim apontar a necessidade ou ndo de provas de carga.

Um encaminhamento de acOes elaborado para a avaliagdo do comportamento estrutural da obra
de arte em estudo nesta dissertacdo durante as etapas do projeto de pesquisa, € mostrado na Figura 1.

Primeiramente elaboram-se modelos tedricos cujo objetivo relaciona-se & definicdo das taticas de
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instrumentacdo. Em seguida, os testes experimentais sdo utilizados para calibragdo dos modelos

desenvolvidos paralelamente as verificagfes do projeto normativo.

Estudo das formas do
projeto e do sistema
estrutural adotado na
memoria de calculo

l

Estudo dos
relatdrios de
inspecdo e
manutengdo

Elahoragdo do
modelo em
elementos finitos

Verificagdo do projeto
de acordo com as
prescricbes normativas

Campanha para inspecdes,
realizagOes de ensaios ndo
destrutivos e monitoragdo das
deformacgbes

l

Definicdo das
estratégias de
instrumentacdo

Conclusdes | «——— da monitoragdo e

l

Analise dos resultados

ensaios de
caracterizagdo

Figura 1 — Encaminhamento de a¢des para investigacdo do comportamento de obras construidas, adaptado de

2.2. METODOLOGIAS PARA MONITORACOES DE PONTES EM CONCRETO ARMADO

TEIXEIRA(2009)

A observagéo de estruturas, desde sempre encontrou-se presente na construcdo de estruturas de

engenharia civil, ndo s0 para garantia de seguranca das mesmas mas também como fonte de

ensinamentos para construgao de obras futuras. Estas atividades foramse desenvolvendo ao longo dos

tempos acompanhando a evolugdo das tecnologias de construgdo tendo chegado ao conceito atual da

monitoracdo. A monitoracdo é a area que se encontra em maior desenvolvimento no dominio da

engenharia civil, condicionando também o desenvolvimento das restantes areas através das

informacdes que fornece.

Na literatura atual, a monitoragdo encontra-se dividida em monitoracdo estatica e dindmica,

podendo esta ser continua ao longo do periodo de vida da estrutura ou realizada durante curtos espagos

de tempo.
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A monitoracéo de estruturas deve ser realizada de forma a fornecer as informacdes necessarias e
suficientes para um posterior tratamento de sinais que resulte em valores na grandeza das variaveis de
interesse, para confrontar com valores estimados por modelos da estrutura. Pretende-se habitualmente
registrar as alteragcbes nas deformacdes, nas fissuras, nos deslocamentos lineares ou angulares, nas
temperaturas, etc; perante a atuacio de cargas ambientais e devido ao trafego. E usada a monitoracio
dindmica para registrar as aceleragcdes, quando a estrutura é submetida a forcas de inércia. Por
intermédio da montagem de uma rede “in loco” é possivel obter informacdes sobre as variaveis de
interesse, utilizando diferentes tipos de sensores, convertendo em informagGes fisicas os sinais digitais
transformados advindos de seus funcionamentos e disseminados com uso de ferramentas
computacionais. Uma rede de sensores integrada a estrutura é conectada a sistemas de aquisicao, de
armazenamento e processamento de informacdo, com ligacdo a uma central remota por meio de
circuitos de comunicagcdo ASSIS (2007). A Figura 2 mostra os subsistemas de monitoramento de
acordo com MUFTI (2003), constituidos por componentes integrados que sdo responsaveis pelas etapas

de medicéo, aquisi¢do, comunicacdo, tratamento e avaliacdo dos resultados.

Aquisi¢do de dados Comunicagdo de dados Processamentode
Inclui a instalagdo Sistemas utllllzafios para a tl:iados
de sensores e transmissao de Filtro de
aquisicdo de dados informacgdes informacg&es

Armazenamento dos dados
processados
Sistema para disponibilizagdo
permanente de informagdes

Recuperacdo de dados
Antes ou depois da
realizagdo dos diagnosticos

ry

Diagndsticos
Interpretacdo das
informacdes
processadas

Figura 2 — Sistema de monitorag&o utilizado,adaptado de MUFTI (2003)

Em engenharia de estruturas, ja € comum o uso dos sensores elétricos de resisténcia (strain

gages) para medicdo de deformacbes e também dos transdutores para medir translacfes e rotacoes.
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Sensores de fibras Opticas sdo tecnologias bastantes difundidas no exterior e ainda incipientes no
Brasil. Acelerdmetros piezo-elétricos sdo transdutores com grande aplica¢do na pratica da medicdo das
vibragdes. A aquisicdo dos dados provenientes de todos estes tipos de sensores é realizada por
intermédio de hardwares que convertem os sinais analégicos em digitais, os quais, conduzidos por um
sistema de comunicacgdo adequado, sdo armazenados em um computador ou no préprio equipamento de
aquisicdo, no caso de sistemas independentes (data loggers). O processamento dos sinais € feito com
auxilio de softwares adequados, sendo possivel realizar intervencdes para filtragem de ruidos e

recuperagao de registros.

No que se refere ao conteudo técnico existente na literatura nacional, destaca-se o trabalho de
ASSIS (2007) e TEXEIRA(2009), que apresentam uma revisdo bibliografica detalhada acerca das
técnicas de monitoragdo de pontes e 0s sistemas computacionais de apoio desenvolvidos para auxiliar
as diversas fases da monitoracdo. ALMEIDA et al. (1997) executaram uma prova de carga em uma
ponte rodoviaria de concreto armado que também serve de cobertura para um canal na regido
metropolitana de Belo Horizonte, no Estado de Minas Gerais, Brasil. A instrumentacdo consistiu na
instalagdo de transdutores de deslocamentos e de extensdmetros elétricos. As provas de carga estaticas
consistiram na aplicacdo de um carregamento composto por trilhos metélicos, uma calha de concreto
armado preenchida com &gua, produzindo a mesma solicitacdo do trem-tipo normativo TB 36,
majorada pelo coeficiente de impacto. Além de provas de carga estaticas foram também realizadas
provas de carga dindmicas com o emprego de caminhdes em movimento e os resultados foram
comparados com aqueles obtidos pela simulagdo numérica em modelos de elementos finitos utilizando
elementos de placas e barras na simulagdo. Os programas utilizados foram desenvolvidos pelo
Departamento de Engenharia de Estruturas da Universidade Federal de Minas Gerais. Os resultados
dessa investigagdo mostraram o comportamento linear da estrutura, com deslocamentos residuais

praticamente nulos.

TAKEYA et al. (2005) desenvolveram uma série de ensaios estaticos e dindmicos com
caminh@es realizados em um viaduto rodoviario localizado na rodovia SP-310 (Washington Luis),
construido na década de 70. Devido a um quadro de fissuragdo generalizado na face inferior da laje do
tabuleiro, houve a necessidade de restabelecer sua capacidade de carga para o trem-tipo da classe 36, o
que levou a elaboragdo de um projeto dereforco. As deformagdes foram medidas com extensdometros

elétricos de resisténcia, enquanto que as vibragbes foram registradas por acelerémetros piezo-resistivos.
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As flechas foram medidas com aparelhos de topografia do tipo estacdo total e prismas Opticos fixados
nas lajes. Apés a intervencdo houve melhoria no desempenho da estrutura traduzido em termos de
redugdo dos niveis de vibragdo, uma vez que os niveis anteriores ao reforco eram considerados
excessivos. A Figura 3 mostra uma prova de carga realizada no viaduto e o aspecto do modelo em
elementos finitos desenvolvido no software comercial ANSYS.
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Figura 3 — Obra de arte estudada por TAKEYA et al.; a) prova de carga estatica; b) modelo numérico
(TAKEYA et al.,2005)

Em relagéo & literatura internacional, destacam-se as campanhas de monitoragdes dindmicas em
larga escala realizadas na Europa e no Canada. Na Suica, Gra-Bretania e Bélgica foram realizados, até
0 inicio década de 1980 pelo EMPA, laboratério com vasta experiéncia na Europa, ensaios em mais de
200 (duzentas) pontes, sendo possivel reunir um consideravel banco de dados para elaboracdo de
cddigos normativos. Em Ontério, entre 1956 e 1981, foram ensaiadas 90 (noventa) pontes também com
a finalidade de dar suporte a elaboracdo de normas PAUTRE et al.(1992).

2.3. SISTEMAS CLASSICOS DE MONITORACAO “IN LOCO”

Na monitoracdo de estruturas é possivel distinguir-se entre grandezas caracterizadoras do
comportamento global da estrutura e grandezas caracterizadoras do comportamento local da estrutura.
Deslocamentos, rotacOes, velocidades e aceleracdes caracterizam globalmente a estrutura enquanto

que, por exemplo, tensdes e deformacdes caracterizam localmente uma estrutura.

Neste subitem descrevem-se os principais sistemas de medicdo que séo habitualmente utilizados
na instrumentacdo de pontes e viadutos. Para cada grandeza a ser medida apresenta-se alguns dos

sensores e sistemas de aquisicdo passiveis de serem utilizados.
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2.3.1. Transdutores de deformacoes

A medigdo de deformagdes pode ser realizada por intermédio de equipamentos denominados
extensdOmetros que, na realidade, ndo sdo mais do que aparelhos que medem deslocamentos, mas
considerando uma base de medida reduzida. Os extensdmetros podem ser mecanicos, elétricos de
resisténcia, de inducdo, piezoelétricos, capacitivos, acusticos de corda vibrante e, mais recentemente, 0s

extensdmetros de fibra Optica.

2.3.1.1.Extensdmetros Elétricos de Resisténcia

Dentre os diferentes tipos de extensdmetros, os extensdmetros elétricos de resisténcia tém sido
aqueles que mais tém sido aplicados a andlise estéatica e dinamica experimental. Tendo surgido no final
da década de 1930, fruto dos trabalhos de Edward E. Simmons e de Arthur C. Ruge, a vasta experiéncia
adquirida até aos dias de hoje bem como a sua sensibilidade de resposta dinamica, custo e facilidade
com que o sinal pode ser condicionado, amplificado e registrado sédo algumas das razdes pela sua

preferéncia (Figura 4).

Figura 4 — Extensdmetro elétrico de resisténcia (PIMENTEL, 2008)

Na Figura 5 apresenta-se um esquema genérico da estrutura do extensémetro de resisténcia
elétrica mais utilizado atualmente (extensdmetro de folha). A grelha (malha) do extensémetro é obtida
por um processo de fotogravacdo numa pelicula metélica de reduzida espessura sendo esta solidarizada

com o seu suporte (base).
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Figura 5 — Extensdmetro elétrico de resisténcia - elementos constituintes (FELIX, 2005)

As ligas metélicas mais utilizadas na composicdo da grelha sdo: constantan; isoeléstica; karma e
platina-tungsténio CALCADA (2001). Sendo a liga constantan a mais utilizada devido a generalidade
das suas caracteristicas (estabilidade da sensibilidade, resisténcia a fadiga, deformabilidade méxima e
possibilidade de auto-compensacdo para a temperatura), no que se refere a medigdes dindmicas de
deformagdo a liga mais indicada é a isoeléstica pois ndo sendo, neste contexto, tdo relevante a
manutengdo de uma referéncia zero estvel nem a auto-compensagdo da temperatura, esta liga permite

fatores de sensibilidade mais elevados que se traduzem numa maior relagdo sinal/ruido.

No que se refere & base do extensémetro, esta é normalmente constituida por um material
polimérico (poliamida, resina epoxica e resina fenolico-epdxica reforcada com fibra de vidro). O
extensdmetro pode ser colado diretamente sobre o elemento estrutural a instrumentar ou pode ser
integrado noutra estrutura de interface dando origem aos extensémetros de soldar ou de mergulhar em

concreto (Figura 6).

b)

Figura 6 — Extensdmetro elétrico de resisténcia: a) de mergulhar em concreto; b) de soldar (PFIMENTEL, 2008)
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Os resultados das medic@es dos extensdmetros elétricos de resisténcia sdo também afetados pela
resisténcia dos cabos de ligagcdo. Este fendmeno é particularmente importante quando existe um grande
comprimento dos cabos, situacdo bastante comum em atividades de monitoracdo em estruturas de
engenharia civil. Este fato pode ainda ser agravado pelo efeito de variagdo de temperatura.

Para a reducdo deste fendmeno perturbador, é comum a utilizacdo de extensémetros com trés
condutores (Figura 7a) integrando-os no circuito da Ponte de Wheatstone no formato apresentado na
Figura 7b. Ao estar dotado de um terceiro condutor (L2), ligado ao voltimetro, o efeito da resisténcia
dos cabos de ligacdo pode ser minimizado. Isto deve-se a elevada resisténcia de entrada do voltimetro
que faz com que o condutor L2 seja percorrido por uma corrente praticamente nula levando que a queda

de tensdo na sua resisténcia seja pouco significativa.
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Figura 7 — a) Extensdmetro com trés condutores; b) Circuito da Ponte de Wheatstone com ligagdo a trés fios
(PIMENTEL, 2008)

2.3.1.2. Extensdmetros Elétricos acusticos ou de corda vibrante

Outro tipo de extensémetro elétrico frequentemente utilizado em aplicacBes de engenharia civil
s80 0s extensdOmetros acusticos ou de corda vibrante (Figura 8). Estes dispositivos sdo constituidos por
um fio em ago fixo nas extremidades por intermédio de placas em aco. A freqliéncia de vibracdo da
corda, medida por intermédio de um magneto elétrico, esta diretamente relacionada com a tensdo a que
esta sujeita, e que pode ser correlacionada com a extensdo. Na Figura 8c apresenta-se um esquema de
funcionamento deste tipo de transdutores.
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(ol C)

Pre-tensioned Wire

Figura 8 — Extensdmetro elétrico de corda vibrante: a) de mergulhar no concreto; b) de aplicacdo a superficie; c)
esquema de funcionamento (PIMENTEL, 2008)

Apesar da elevada sensibilidade, precisdo, grande campo de medida e boa estabilidade
apresentada por estes transdutores o seu elevado tempo de resposta pode impossibilitar a sua utilizacéo

em aplicagdes dindmicas.

2.3.1.3. Extensdmetros de Fibra Optica

A tecnologia de fibra Optica, inicialmente aplicada na industria da aviagdo, tem recebido
recentemente grandes desenvolvimentos no que se refere a monitoragdo estdtica e dinamica de

estruturas de engenharia civil.

A fibra dptica consiste num filamento condutor cilindrico, dielétrico, constituido por vidro ou
por materiais poliméricos com capacidade de transmitir luz. Um esquema da forma habitual de um
cabo de fibra dptica é apresentado na Figura 9. Tanto o nucleo como a bainha sdo constituidos por

vidro ou pléastico, sendo a protecdo composta por material acrilico ou poliamida.

Nacleo

Figura 9 — Cabo de fibra éptica (PIMENTEL, 2008)

Quando um feixe luminoso incide obliqguamente na interface de dois meios transparentes, parte

do feixe é refletido para o primeiro meio e parte entra no segundo meio por refracdo (Figura 10).
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Figura 10 — Fendmeno da reflexdo e da refracdo de um feixe luminoso (FELIX, 2005)

2.3.2. Transdutores de Aceleracédo ou Deslocamentos

A medicgdo de aceleraces é realizada por intermédio de acelerometros. Estes transdutores séo
possivelmente os mais utilizados em ensaios dindmicos de estruturas, quer na andlise de efeitos
dindmicos provocados por forgas exteriores aplicadas as estruturas, quer em ensaios de vibracdo
ambiental para identificacdo das propriedades dindmicas das estruturas. Atualmente existe uma grande
variedade de aceler6metros disponiveis no mercado, com caracteristicas muito distintas. Um aspecto
fundamental para a obtencdo de bons resultados esté relacionado com a escolha dos acelerémetros e
com adequabilidade das suas caracteristicas a reposta estrutural que estes irdo avaliar. Como tal é
essencial preé-determinar de maneira aproximada as caracteristicas dindmicas da estrutura a ser
instrumentada. Neste &mbito, a resposta em freqiéncia, a resolucdo e a gama de medicdo sé&o
caracteristicas fundamentais para a escolha do acelerémetro.Serdo apresentados diferentes tipos de

acelerdmetros expondo sumariamente o seu principio de funcionamento, vantagens e desvantagens.

2.3.2.1. Acelerébmetros Piezoelétricos

Os acelerdmetros piezoelétricos (Figura 11) sdo o tipo mais comum de acelerdmetros. Este tipo
de transdutores ativos baseia-se na propriedade do quartzo ou de outros cristais ceramicos de gerar uma
corrente elétrica proporcional a aceleracdo a que estdo sujeitos. O efeito piezoelétrico produz uma
acumulacdo de particulas com cargas opostas no cristal sendo a carga proporcional a for¢a ou tensao
instalada. Uma forca aplicada a uma estrutura de cristais de quartzo altera o alinhamento dos ions
positivos e negativos, resultando numa acumulacdo destes ions em superficies opostas AKTANEet al.
(2002).
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Figura 11 — Acelerdmetro piezoelétrico: a) modelo PCB 393A03; b) principio de funcionamento

(http://www.pch.com)

Num acelerdmetro piezoelétrico a tensdo existente nos cristais deve-se a forca exercida por uma
massa sismica sobre estes. Para a gama de frequéncias especifica do acelerdmetro, a sua estrutura
obedece & 22 Lei de Newton ( F =m-a). Como tal, a carga total acumulada € proporcional a forca
aplicada que, por sua vez é proporcional & aceleracdo. A carga é depois captada por eletrodos sendo
depois transmitida para um condicionador de sinal. Sensores que possuam internamente este
condicionador de sinal que transforma a carga num sinal analégico sdo designados pela sigla IEPE
(Integrated Electronics Piezoelectric), acelerdmetros cujo o sinal de saida é do tipo carga elétrica

requerem um condicionador externo.

Existem diferentes configuracbes mecanicas para aplicar o principio de funcionamento dos
acelerémetros piezoelétricos. Estas configuragdes variam na forma como a forga da massa sismica é
aplicada aos cristais piezoelétricos. Na Figura 12 sdo apresentados os dois tipos de configuracdo
mecanica mais usuais nos acelerémetros piezoelétricos: funcionamento em corte; funcionamento em

flex@o.

No modo de funcionamento em corte (Figura 12a), 0s cristais piezoelétrico e a massa sismica
sdo fixos a uma coluna central por intermédio de um anel de retengcdo pré-esforgado. Quando o
acelerébmetro se encontra sujeito a uma aceleracdo, a massa sismica vibra induzindo um estado de
tensdo de corte nos cristais piezoelétricos. As principais vantagens deste modo de funcionamento
advém do fato dos cristais encontrarem-se desligados da base de revestimento do acelerdmetro
resultando em sensores pouco sensiveis a efeitos de temperatura e de flexdo da base de apoio.
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No modo de funcionamento em flexdo (Figura 12b) os cristais piezoelétricos sdo ligados a
massa sismica sob a forma de uma viga com dois tramos, criando uma extensdo nos cristais quando
sujeitos a uma aceleragdo. Esta configuracdo permite a obtengé@o de sensores de baixo custo, com boa

estabilidade, baixa sensibilidade & temperatura e a movimentos segundo a dire¢éo transversal.
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Figura 12 — Modos de funcionamento dos acelerdmetros piezoelétricos: a) em corte; b) em flexao

(http://www.pch.com)

Na Figura 13 sdo apresentadas as trés variantes do modo de funcionamento em compressé&o.
Este tipo de configuracdo é aquele que aplica de forma mais direta o principio de funcionamento dos
acelerémetros piezoelétricos. Na Figura 13a é apresentado a configuracdo tradicional deste modo de
funcionamento em que os cristais piezoelétricos sdo comprimidos diretamente entre a base de apoio € a
massa sismica. Apesar de resultarem em sensores com uma gama de fregliéncias bastante alargada,
estes sensores tém a desvantagem de serem sensiveis a variagdes de temperatura e a efeitos de flexao
da base do acelerébmetro. De modo a contrariar estas desvantagens surgiram duas configuracdes
alternativas em que os cristais sdo desligados da base do acelerdmetro. Na configuragdo de compressao
invertida (Figura 13b) este objetivo é atingido pela inversdo do posicionamento dos cristais
piezoelétricos. Na configuragcdo de compressdo isolada (Figura 13c) é introduzido um material isolante
entre a base do acelerdmetro e os cristais.
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Figura 13 — Modo de funcionamento em compressdo: a) tradicional; b) compressdo investida; c) isolado
(http://www.pch.com)

A maior limitagdo da utilizagdo deste tipo de transdutores em estruturas de engenharia civis
refere-se a dificuldade que estes apresentam em captar vibragdes de baixa freqliéncia e de pequena
amplitude, sendo mais utilizados na instrumentacdo de estruturas que apresentam modos de vibragdo
com frequéncias mais elevadas. Deve ser ressaltado que tém surgido no mercado acelerdmetros deste

tipo mais evoluidos, adequados para estruturas com freqiiéncias mais baixas.

2.3.2.2. Acelerdmetros Piezoresistivos

Os acelerdmetros piezoresistivos (Figura 14) sdo constituidos por uma massa ligada a uma viga
em flexdo instrumentada por extensometros (elementos piezoresistivos de silica) que formam uma
ponte de Wheatstone. Quando o transdutor é sujeito a uma aceleracdo, a viga deforma-se, sendo as

tensdes medidas proporcionais a aceleragdo. Como maior vantagem estes sensores apresentam uma boa
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resposta em baixas frequéncias. A maior desvantagem reside na elevada sensibilidade as variacbes de

temperatura resultante do seu principio de funcionamento.

Flexure Element

Strain Gages b)

Seismic Mass

Figura 14 — Acelerdmetropiezoresistivos: a) modelo Endevco 2262A (http://www.endevco.com); b) principio de
funcionamento (AKTANEet al, 2002)

2.3.2.3. Acelerémetros Capacitivos

Os acelerdmetros capacitivos tém uma estrutura semelhante a dos acelerdmetros piezoresistivos
como € possivel atentar na Figura 14b. O elemento sensor, neste caso, consiste em eletrodos externos
que em conjunto com um eletrodo interno, formam uma meia-ponte capacitiva. Desta forma, é avaliado
ndo a deformacdo da viga em flexdo mas o deslocamento da massa sismica. Tal como 0s acelerdmetros
piezoresistivos, estes equipamentos apresentam uma boa resposta para a gama de frequéncia de
interesse para as estruturas de engenharia civil bem como uma 6tima resolugdo. Comparativamente
com os acelerdmetros piezoresistivos, estes transdutores ndo sdo sensiveis a variagcdes de temperatura,

mas, por outro lado, séo afetados pela acdo dos campos eletromagnéticos.

2.3.2.4. Acelerémetros do Tipo “Force Balance” ou do Tipo Servo

Os acelerémetros “force-balance” como apresentado na Figura 15 sdo transdutores para os quais
ja existe uma vasta experiéncia fruto da sua utilizacdo desde ha varios anos em monitoragdo de
estruturas, observacdo sismica e em sistemas de navegacdo no dominio da aviagdo AKTAN et al.
(2002).
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Figura 15 — Acelerémetro “force balance”: a) modelo Kinemetrics FBA ES-T (http://www.kinemetrics.com); b)

modelo Kistler servoK-Beam (http://www.kistler.com)

O principio de funcionamento deste tipo de transdutores, apresentado na Figura 16, € algo
semelhante ao dos acelerdmetros capacitivos. O acelerémetro é constituido por uma massa sismica
suportada por uma estrutura de vigas flexiveis e um mecanismo tipo servo.Na massa sismica é também
incorporado um eletrodo mdvel que se encontra entre dois eletrodos fixos. Quando o transdutor €
sujeito a uma aceleracdo, a forca de inércia que atua sobre a massa sismica provoca um movimento
relativo aos apoios das vigas flexiveis. Este movimento causa um desequilibrio da ponte capacitiva
formada pelos eletrodos fixos e mdvel. Este desequilibrio € medido e condicionado, sendo depois
utilizado para criar um sinal de erro no ciclo servo, gerando uma forga magnética que equilibra a forca
causada pela aceleragdo na massa sismica, permitindo que esta volte & sua posicdo de equilibrio. Na
realidade, o tempo de resposta do sensor é suficientemente rapido para que ndo exista, virtualmente,

nenhum movimento da massa sismica.
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Figura 16 — Principiode funcionamento dos acelerémetros “force balance” (AKTANet al.,2002)
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Deste tipo de funcionamento resultam sensores com elevada sensibilidade e com respostas
dindmicas até baixissimas frequéncias tornando-os na escolha mais apropriada para aplicagdes de

identificacdo modal estocéstica de estruturas de engenharia civil.
2.4. METODOLOGIA PARA CARACTERIZACAO DOS MATERIAIS

Para usar um metodo experimental é essencial que as condi¢fes sob as quais um ensaio é
realizado correspondam as condi¢cdes sob as quais a estrutura real é utilizada. Se a avaliagdo for
realizada com base em caracterizacdo de corpos-de-prova, deve-se considerar que existem diferencas
entre estruturas reais, corpos-de-prova e modelos empregados em ensaios. Essas diferencas
correspondem, por exemplo, a estados limite de utilizacdo, estados limites Gltimos, efeito de escala,

historico de carregamento ou comportamento dindmico.

No contexto desta dissertacdo, a caracterizacdo dos materiais é direcionada para o estudo de
propriedades mecanicas das amostras (tensdes resistentes a solicitacfes uniaxiais e mddulos de
elasticidades). Dessa maneira, pode-se verificar a adequacao das relacdes tensdes versus deformacgdes

frente aos resultados experimentais e fornecer dados para calibrar os modelos de comportamento.

O uso de técnicas ndo destrutivas, sdo métodos a serem desenvolvidos paralelamente aos
ensaios destrutivos classicos, a exemplo dos testes de resisténcias a tracdo e compressdo e modulo de
elasticidade secante, tanto em laboratorio quanto em campo. No casodos ensaios de dureza superficial,
é aconselhdvel que no perimetro da regido a ser ensaiada sejam realizados testes para determinagdo da
profundidade de carbonatacdo que, se existir, pode conduzir a resultados imprecisos.

A importancia dos ensaios ndo-destrutivos reside no fato de que, em geral, ndo ha possibilidade
de se realizar um nimero representativo de ensaios destrutivos e pela conveniéncia que muitos deles
possuem para realizagdo de testes “in loco”. Para que estes métodos sejam utilizados sdo necessarias
curvas de calibragédo entre os resultados diretos da medigéo e as propriedades mecanicas de interesse.
De acordo com EVANGELISTA (2002), geralmente os fabricantes dos equipamentos para tais ensaios
fornecem estas curvas, porém estas sdo desenvolvidas usando materiais disponiveis no pais deste
fabricante e, ao serem empregadas numa localidade onde ha outros tipos de materiais, a resisténcia
pode ser avaliada com erros considerdveis. Dai a necessidade de elaboracdo de uma curva de calibragdo
prépria para o concreto sob investigacao.
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No que se refere aos ensaios destrutivos de amostras de uma estrutura ja construida, faz-se
necessario o planejamento das remocOes e preparacdo dos corpos-de-prova de acordo com as
prescricdes normativas vigentes. A utilizacdo de detectores de metais para mapeamento das armaduras
e respectivos cobrimentos é fundamental para o sucesso da remogdo, além de verificar possiveis

incompatibilidades com o projeto estrutural.
2.5. ENSA10S NAO-DESTRUTIVOS E ENSAI0S DESTRUTIVOS

2.5.1. Ensaios Nao-Destrutivos

2.5.1.1. Pacometria

TEIXEIRA(2009) realizou ensaios de pacometria para detectar o posicionamento das
armaduras. Este procedimento além de verificar a compatibilidade com os espacamentos e cobrimentos
das armaduras projetadas, visa possibilitar o sucesso dos ensaios de esclerometria, da retirada de
corpos-de-prova e da instrumentacdo das armaduras com EER’s (extensdémetros elétricos de
resisténcia). O aparelho utilizado foi um detector Wallscanner modelo D-TECT 100 da marca Bosh
com profundidade de medicdo indicada para o concreto armado igual a 100 mm, com preciséo de +5
mm. A Figura 17 mostra a realizacdo do ensaio no pilar P14. O espagamento verificado entre as barras,
a 1,5 m da base de cada pilar, variou entre 90 mm e 60 mm.

Figura 17 — Ensaios de pacometria (TEIXEIRA, 2009)

Foram realizados ainda ensaios de pacometria no encontro E2 / Carajas e em duas posi¢cdes no

tabuleiro, entre os pilares P20 e P21, com a finalidade de conferir as armaduras (espacamento e
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didmetro) e locar os pontos para a retirada dos corpos-de-prova. Para a laje do tabuleiro, as posicoes

escolhidas forama 1,3 m (posicéo 1) e a 9,0 m do pilar P21 (posicéao 2).

BRANCOetal. (2010) antes de realizar seus ensaios de esclerometria, para estimar a resisténcia
a dureza superficial do concreto, realizou ensaios de pacometria, cujo principio de funcionamento é
eletromagnetismo, para determinar as posi¢oes das barras de ago para uma futura instrumentacdo do
tabuleiro e das longarinas. A Figura 18a mostra a realizagdo do ensaio no pilar P2. O espagamento
verificado entre as barras, a 1,50 m acima da base de cada pilar, variou de 100 a 50mm, o cobrimento
verificado foi de aproximadamente 50mm. Também foramrealizados ainda ensaios de pacometria na
face lateral esquerda da longarina entre os pilares P1 e P2, para execucdo de abertura para monitoragdo
das deformacdes do estribo, na regido sobre o pilar P2. Na longarina e no tabuleiro da ponte apds a
retirada de parte do lastro para monitoragdo das armaduras da laje, conforme mostrado na Figura 18b e
18c.

Figura 18 — a) Pacometria do pilar P2; b) longarina; c) tabuleiro (BRANCOet al., 2010)

2.5.1.2. Esclerometria

TEIXEIRA (2009) utilizou esta técnica basicamente para avaliar a dureza superficial do
concreto endurecido utilizando um equipamento que mede a energia de reflexdo de impacto sobre a
superficie. O método, conhecido também como “rebound hammer method”, fornece um indice
(denominado de indice esclerométrico-IE) que possui correlagBes diretas com a resisténcia a

compressao do concreto.
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No caso particular da estrutura em estudo este ensaio foi realizado em determinados elementos
estruturais da ponte. Respeitou-se as recomendacbes da NBR 7584 (ABNT, 1995) para o ensaio
executado em elementos estruturais, no que diz respeito as condigdes das superficies, areas de ensaio,
distancias entre pontos de impacto e nimeros de medi¢des. Nos pilares, os ensaios foram realizados nas
mesas (ponto A e B) dos pilares P1, P3, P5, P7, P9, P11, P13, P15, P16 a P21, nas faces Carajas e S&o
Luis, com o eixo do aparelho perpendicular a superficie. A Figura 19 mostra a disposi¢do dos pontos e
a &rea de 100 mm x 100 mm, situada a 1.500 mm da face superior do bloco de transi¢do, na qual se fez
0 ensaio nos pilares. A resisténcia do concreto foi estimada com base na média aritmética das

resisténcias dos nove pontos de cada area.
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Figura 19 — a) regides ensaiadas nas mesas dos pilares; b) secéo transversal dos pilares na altura das regides
ensaiadas (TEIXEIRA, 2009)

Foram também realizados ensaios em duas regifes do tabuleiro, nos locais onde foi retirada a
brita do lastro para inspecdo visual e fixacdo dos sensores utilizados no monitoramento, e em duas
regides da superficie correspondente ao fundo da canaleta apds a remocdo da tampa em concreto
armado. Em todos os casos estes pontos encontraram-se localizados no vao entre os pilares P20 e P21.
O ensaio se repetiu em dois pontos do encontro E2 proximo ao local de retiradas dos corpos-de-prova
para fins de comparacGes.

BRANCOetal. (2010) com os mesmos objetivos realizou os ensaios com esclerdmetro no
encontro E1, nas almas do pilar P2 nas faces Carajas e Ponta da Madeira, blocos de fundacéo,
tabuleiro, longarina e encontros como mostra a Figura 20. A resisténcia do concreto foi estimada com
base na média aritmética das resisténcias dos neve pontos de cada area analisada (150mm x 150mm),
de acordo com a Tabela 1.



Figura 20 — Ensaio de esclerometria no Encontro E1 (BRANCOet al., 2010)

Tabela 1 - indice esclerométricos dos pontos de ensaios de BRANCOet al. (2010)

Encontro 1 Encontro 2 Laje Bloco 1 Bloco 2 Pilar P2 Longarina
Ponto1l| Ponto2 [Pontol| Ponto2 | Pontol | Ponto2 | Ponto 1 | Ponto2 | Ponto 1 | Ponto2 | Ponto 1 | Ponto2 | Ponto 1| Ponto2
1 60 62 58 60 52 44 50 46 49 52 58 59 62 64
2 58 60 62 62 46 42 48 48 44 50 58 53 66 64
3| 60 60 58 64 52 40 48 50 46 46 56 57 52 62
4| 59 56 57 56 48 36 46 48 48 44 60 58 64 60
5 60 54 56 54 46 48 44 44 44 42 60 58 62 58
6| 64 54 54 58 42 46 48 50 50 42 54 60 64 62
7| 64 56 54 60 44 38 44 42 42 44 56 56 60 60
8| 62 56 62 58 40 50 40 44 44 45 60 54 60 60
9] 60 56 56 62 42 48 46 42 42 48 58 54 64 62
M| 60.8 57.1 57.4 | 593 45.8 43.6 46.0 46.0 45.4 45.9 57.8 56.6 61.6 61.3

2.5.2. Ensaios Destrutivos

2.5.2.1. Determinagéo da Profundidade de Carbonatagéo
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TEIXEIRA(2009) utilizando uma solugéo com o indicador quimico fenolftaleina, determinou-se

“in loco” o grau da profundidade de carbonatacdo em algumas superficies expostas. Foram abertos

furos no concreto dos pilares P15 e P16 com profundidades superiores ao cobrimento de 25 mm para

que se pudesse avaliar o avango da frente perante a armadura. O teste se repetiu nas amostras retiradas

da ponte, em dois pontos locados na parede frontal do encontro E2 / Carajas e em outros dois

perfurados no tabuleiro nas mesmas superficies onde se realizou o ensaio de esclerometria. A Figura
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21mostra o aspecto do concreto no pilar P16 (a coloracdo rosada indica concreto em meio alcalino com

auséncia de carbonatacéo).

Figura 21 — Ensaio para determinacgdo da profundidade de carbonatacéo no pilar P16: a) antes da aplicacéo; b)
depois da aplicacdo (TEIXEIRA, 2009)

BRANCOetal.(2010) realizou aberturas das janelas do concreto da superficie da longarina e do
tabuleiro. Os testes mostraram que o concreto encontrava-se em nivel satisfatorio de alcalinidade. Nao
houve sinais de penetracdo da frente de carbonatacdo na superficie, a qual apresentou cobrimento de
50mm. A Figura 22 mostram o aspecto final do concreto ap0s os testes de alcalinidade.

Figura 22 — a) Abertura da janela na longarina no meio do v&o; b) Teste de carbonatacdo na regido dos apoios
(BRANCOet al., 2010)

2.5.2.2. Extracéo dos Corpos-de-Prova

TEIXEIRA (2009) extraiu amostras de concreto utilizando uma maquina de corte rotativa com
coroa diamantada. Foram assim obtidos sete testemunhos sendo dois do encontro E2 / Carajas, dois do
tabuleiro, um do pilar P14, um do pilar P16 e um do bloco de transi¢éo sob o pilar P15. O didmetro das
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amostras foi limitado pelo didmetro interno da coroa rotativa que neste caso é de 100 mm. Os pontos de
perfuracdo foram selecionados criteriosamente apos a identificagdo por deteccdo ja descrita das barras
de aco. A profundidade do furo deve ser superior a altura padronizada da amostra de tal didmetro, que
neste caso foi de 200 mm. A Figura 23 mostra panoramicamente as posi¢des aproximadas de retirada
das amostras e a Figura 24 mostra detalhes da extragdo em elementos distintos.
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Figura 24 — a) Extracdo em um ponto do tabuleiro; b) aspecto final de um furo no tabuleiro (TEIXEIRA, 2009)

O autor na preparacdo das amostras utilizou uma serra de corte (Figura 25a) para retificar suas
faces e deixa-las nas dimensdes padronizadas para os ensaios. Todas as amostras foram identificadas e
transportadas para Belém em recipientes cuidadosamente preparados para evitar danos no transporte. A
Figura 25 mostra as etapas de padronizacdo das dimensbes dos testemunhos no laboratério de

Engenharia Civil da Universidade Federal do Para e uma amostra ja preparada para os ensaios.Apés a
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padronizacdo das dimensfes o0s corpos-de-prova foram devidamente identificados, conforme

apresentado na Tabela 2.

Figura 25 — Padronizacédo das dimensdes dos testemunhos (TEIXEIRA, 2009)

Tabela2 — Identificacdo dos corpos-de-prova por TEIXEIRA (2009)

Localizagcdo da amostra

Identificagao

Encontro E2/ Carajas ENC1
Encontro E2 / Carajas ENC2

Pilar 14 P14

Pilar 16 P16

Bloco B15 B15
Tabuleiro TAB1
Tabuleiro TAB2

Todos os testemunhos foram submetidos a ensaios para determinagdo do mddulo de elasticidade

longitudinal dos concretos e resisténcia a compressdo axial de acordo com as normas NBR 8522
(ABNT, 2003) e NBR 5739 (ABNT, 1994), respectivamente. No que diz respeito ao ensaio de mddulo,

recomenda-se que sejam feitos trés ciclos de carregamento e descarregamento com picos

correspondentes a tensdo de 30 % da tenséo de ruptura (f;) estimada e com relaxagdo até 0,5 MPa. Foi

utilizada uma prensa servo-controlada da marca EMIC, modelo PC-200CS, para aplicacdo dos

carregamentos com velocidade constante e igual a 0,25 MPa/s. Apds os ciclos de carregamento a carga

evolui até a ruptura por esmagamento. Além do medidor de deformacgéo do tipo “clip-gauge”, ainda da

marca EMIC, foram instalados dois extensdmetros elétricos de resisténcia adquiridos da empresa Excel
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Sensores Ltda., modelo PA-06-201BA-120L, a meia altura dos testemunhos e diametralmente opostos.
A Figura 26 mostra detalhes dos ensaios supracitados.

-
—
-

Figura 26 — Aspecto da amostra durante o ensaio de modulo de elasticidade e compressao axial (TEIXEIRA,
2009)

BRANCOet al. (2010) utilizou a serra circular (Figura 27) para reparar alguns testemunhos que
apresentavam saliéncias em suas extremidades, alturas superiores a 200mm ou materiais alojados junto
ao concreto, tais como pedagos de armadura e argamassa.

Figura 27 — a) Processo de marcagdo do testemunho para se alcancar a altura requerida de 200 mm; b) Corte das
faces irregulares (BRANCO et al. 2010)
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Os corpos-de-prova foram ensaiados a compressdo seguindo-se as recomendagcfes da norma
NBR 8522 (ABNT, 2003) — Concreto — determinacdo dos mddulos estaticos de elasticidade e de

deformacéo e da curva tensao-deformagéo.

Para isso, foi utilizada uma maquina de ensaio servo-controlada modelo PC-200CS, da marca
EMIC. Os ensaios foram realizados com velocidade de carga constante, com a taxa de 0,25 MPa/s,
seguindo-se o diagrama de carregamento mostrado na Figura 28 e o célculo do mddulo de elasticidade

tangente inicial mostrado na Figura 29.

o {MPa)
a, =0.3f G0s 60s i 605 & 90s
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Figura 28 — Diagrama de carregamento recomendado pela, NBR8522(ABNT, 2003)
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Figura 29 — Representacdo esquematica do mddulo de deformacéo inicial Eg, pela NBR 8522 (ABNT, 2003)
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De acordo com NBR 8522 (ABNT, 2003), o valor do modulo de elasticidade do concreto é

calculado na ultima rampa de carregamento, Figura 28, a partir da expresséo 1.

E, =—— (1)

Onde:
op — € tensdo correspondente a 30 % da resisténcia estimada do material,
g, — € a deformac&o correspondente a o, medida na Ultima rampa de carregamento;
o, — € tensdo correspondente 0,5 MPa;
€, — € a deformacdo correspondente a o, medida na Gltima rampa de carregamento.

As deformacgdes foram medidas por dois extensémetros tipo “clip-gage” fixados na lateral do
corpo-de-prova, um diametralmente ao outro, Figura 30 e as cargas medidas automaticamente pelo
sensor de pressdo do 6leo da prensa.

Figura 30 — Clip-gages fixado ao corpo-de-prova (BRANCO et al. 2010)

2.6. MONITORACAO DAS DEFORMACOES

TEIXEIRA (2009) por intermédio de uma montagem de rede “in loco” obteve informacdes a
partir de medicOes das deformacbes de pontos estratégicos da estrutura. Em todos os casos, 0s dados
foram aquisitados utilizando o sistema ADS2000 AC2122. Quando dois modulos ADS precisavam ser
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usados simultaneamente para uma mesma aquisicdo, a sincronizagéo era realizada com o uso de cabos
e, no caso onde a distancia limitava este procedimento, a transmissdo era realizada com um sistema
“wireless” para estabelecer a conexdo sem fio. A Figura 31 mostra o sistema de aquisi¢do utilizado nos

ensaios.

Foram realizados ensaios estaticos onde o carregamento foi aplicado em posicdes previamente
definidas, como mostrado na Figura 32 e 33, com o trem carregado, proveniente de Carajas. Na
primeira situagdo o trem parou com a primeira locomotiva sobre o pilar P21. Na segunda situagéo a
primeira locomotiva ficou sobre o pilar P20 e na terceira situagcdo as duas primeiras locomotivas

passaram da junta de dilatacdo e apenas os vagoes ficaram sobre o vdo monitorado (Figura 34).

Figura 32 — Situacdo de carregamento para 0s ensaios estaticos (posi¢do 1) (TEIXEIRA, 2009)
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Posicao 2

Figura 34 — Situacdo de carregamento para 0s ensaios estaticos (posi¢do 3) (TEIXEIRA, 2009)

Foi monitorado o pilar P20 (namero 20 no sentido S&o Luis-Carajas) a 1.500 mm da superficie
superior do bloco de fundagdo, como mostrado na Figura 35a. Nesta secdo transversal foram
posicionados quatro extensdémetros elétricos de resisténcia para medir as deformacgdes do pilar sob
diversas situacGes de carregamento. A secdo transversal recebeu os extensémetros (E1, E2, E3 e E4) na
superficie do concreto, nas posi¢des indicadas na Figura 35b. As deformagdes medidas foram utilizadas

para estimar os esforgos no pilar, de acordo com o carregamento no tabuleiro.
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Figura 35 — a) vista lateral do pilar monitorado; b) secéo transversal do pilar monitorado (TEIXEIRA, 2009)

O tabuleiro foi monitorado em dois pontos na superficie superior de concreto, na mesma se¢ao
transversal e no meio do védo entre os pilares P20 e P21. Um dos extensdmetros foi posicionado no
concreto sobre a longarina direita, sentido Carajas-Séo Luis, e 0 segundo na canaleta, para verificacdo
da compatibilidade das deformacgdes. A longarina direita, recebeu além do extensémetro em sua
superficie superior, um extensdmetro em uma das barras de sua armadura de flexdo. As deformagoes
medidas foram utilizadas para estimar os esfor¢os na longarina, de acordo com o carregamento no
tabuleiro. A Figura 36 mostra o posicionamento dos sensores da longarina j& instalado em uma de suas

barras de aco longitudinais.

Figura 36 — a) posicao dos extensdmetros no tabuleiro e longarina; b) sensor LA ja instalado (TEIXEIRA, 2009)



38

A escolha do vao entre os pilares P20 e P21 deveu-se as questdes logisticas. O acesso a
longarina em outros vdos, mais proximos a junta de dilatacdo, era restringido pela altura dos pilares,
uma vez que ndo se dispunha a tempo de uma plataforma de acesso para instalagdo dos “strain gages”.
No vao escolhido foi utilizado um sistema de icamento elaborado para apenas uma pessoa (conhecido
comercialmente como “cadeirinha”) e adequado para alturas até em torno de 20 m. A Figura 37 mostra

0 sistema e o técnico habilitado para executar a instalagdo dos sensores.

Figura 37 — Sistema de icamento utilizado para instalacdo dos sensores na longarina (TEIXEIRA, 2009)

BRANCOetal.(2010) monitorou o tabuleiro em dois pontos na superficie superior do concreto
na secao transversal do meio do vao e proximo ao apoio sobre o pilar P2. Os extensdmetros foram do
mesmo tipo daqueles utilizados na monitoragdo do pilar P2. Além destes foram instalados
extensdmetros na armadura positiva da laje referente a secdo do meio do vdo nomeada de “S1”. E na
armadura negativa da laje referente & se¢do sobre o apoio nomeada de “S2” (Figuras 38 a 40). A
nomenclatura dos EER’s tanto para a longarina quanto para o tabuleiro segue de acordo com o padrdo

abaixo:
* LITCMV - Laje transversal concreto meio do vao
* LILCMV - Laje longitudinal concreto meio do véo
* LITSMV - Laje transversal ago meio do véo
* LILSMV - Laje longitudinal aco meio do véo

* LNLCMV - Longarina longitudinal concreto meio do véo
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* LNTCMV - Longarina transversal concreto meio do véo
* LNCMYV - Longarina concreto meio do vao

* LNSMV1 - Longarina ago meio do véo 1

* LNSMV?2 - Longarina aco meio do vao 2

* LNCAP - Longarina concreto apoio

* LNEST - Longarina estribo

* LNSAP - Longarina ago apoio

* LJSAP — Laje aco apoio

Figura 38 — a) extensometria das armaduras sobre o apoio; b) fechamento da janela com graute(BRANCO et
al.,2010)

E1 P P2

VAO ANALISADO

S2

Figura 39 —Sec¢do para instrumentacdo “S1” e “S2” (BRANCO et al.,2010)
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O autor instalou dois EER’s no trilho direito sentido Ponta da Madeira-Carajas distando 100 m
entre si, com a intencdo exclusiva de monitorar o tempo total de passagem do trem para assim estimar a
velocidade de percurso do mesmo durante todo 0 monitoramento da ponte através dos extensémetros
como observado na Figura 42. Os EER’s foram instalados na alma do trilho & meia altura (entre o

extremo do boleto e do patim) na direcdo vertical e & 12,5 m da face dos encontros.

Figura 42 —Extensometria nos trihos (BRANCO et al.,2010)

Ap0s a determinacdodas posi¢do das barras de a¢o da armadura, instrumentou o pilar P2 a 1,5 m
de altura a partir da superficie do bloco de coroamento dos tubulBes, nas posi¢des indicadas na Figura
43. Os extensOmetros foram da marca Kyowa, modelo KF80-120-A1-11. A Figura 44 mostra as
principais etapas do monitoramento, além do lixamento da superficie, a regularizagdo da superficie,
extensdmetro elétrico de resisténcia fixado ao concreto, a fiacdo e a protecdo mecénica. O pilar
selecionado para monitoracdo foi o P2 devido o melhor acesso a secdo alvo da analise. Nesta se¢do
transversal foram instalados quatro extensémetros elétricos de resisténcia na superficie do concreto de
cada face do pilar retangular nomeados de P1, P2, P3 e P4 para verificacdo dos esforcos atuantes nas

duas diregdes do plano da secéo.

Lado Ponta

da Madeira ] | P+ Lado Carajas

Figura 43 —Posicionamento dos extensémetros do pilar P2 (BRANCO et al.,2010)
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Figura 44 —Extensdmetria do pilar P2 (BRANCO et al.,2010)

PIMENTEL (2008) monitorou uma ponte que se encontra localizada ao Km 282+944 na Linha
do Norte préximo de Canela (Figura 45). A ponte é do tipo “filler-beam” sendo construida por dois
meios tabuleiros em concreto com perfis metalicos, cada um suportando uma das vias ferroviarias.
Cada meio tabuleiro é composto por seis tramos simplesmente apoiados, com cerca de 12 m de vdo. Os
encontros e os pilares sdo em concreto armado e servem de apoio simultaneamente a ambos 0s meios

tabuleiros. A Figura 46 mostra um corte longitudinal e a Figura 47 um corte transversal da ponte.

Figura 45 — Ponte de Canelas (vista lateral) (PIMENTEL, 2008)
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Figura 46 — Ponte de Canelas (corte longitudinal) (PFIMENTEL, 2008)

124m
—17m I 4.5m .-lr 4.5m -I-. 7 m—s
— e : - ot —_— I
J _ Tk
1 < W
i VI
\ '
% _I'.
LS —
\. ‘\_‘ ._\ /z y, .-./
5,55 m o s
b d rd
."'._ .."'. .ll. .-';
o I i
! "I
.I
—5 !
3
L, &0 m J
1.5m I I

RN N
ﬂSm-I-—-|1n::n.|-—2.:.n—-||.nm|-—1n:m—-|1.|:|m|-—:.n::m—-|1.1.—.|-—-|a.5-.

Figura 47 — Ponte de Canelas (corte transversal) (PIMENTEL, 2008)
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Na Figura 48 apresenta-se um esquema geral da instrumentacdo que se centrou nos dois

primeiros vdos do meio tabuleiro da via ascendente (sentido Lisboa-Porto). As deformacdes das vigas

metalicas e do trilho foram medidas por intermédio de sensores de fibra Optica de Bragg. As Figuras49

a 51 mostram os procedimentos utilizados.
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Figura 48 — Posicionamento dos sensores de fibra optica (PFIMENTEL, 2008)

Figura 49 - a) regularizacdo da superficie para instalacdo dos extensdmetros na viga metélica; b) e no trilho

(PIMENTEL, 2008)

Figura 50 — a) operagdo de solda dos sensores a estrutura na viga metélica; b) e no trilho (PIMENTEL, 2008)
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Figura 51 — a) extensémetros de fibra dptica instalados nos trilhos; b) e na viga metalica (PIMENTEL, 2008)

Devido a existéncia de caminhos rurais e de uma linha de agua, a instalacdo de sensores
convencionais de deslocamento era de dificil execugdo. Assim, a medicdo de deslocamentos foi
realizada através de “long-gauges” (Figura 52a). Este tipo de sensorconsiste em fios tensionados
instrumentados com extensdmetros de fibra dptica. A integracdo da medida de deformag&o ao longo do
comprimento do fio permite a conversdo da deformagdo em deslocamento na dire¢cdo do fio. Este
deslocamento corresponde a projecdo do deslocamento do tabuleiro (praticamente vertical) nessa
direcdo. A tensdo do fio foi ajustada para que as frequiéncias dos modos naturais de vibracdo do fio
fossem suficientemente afastadas de freqliéncias naturais da ponte e da excitacdo. Na Figura 52b
apresenta-se a unidade de aquisicdo utilizada. Esta unidade foi desenvolvida pela FiberSensing e é
baseada na tecnologia BraggScope. A unidade permite a expansdo do numero de canais de fibra Optica
e elétricos através de um “sub-rack” PXI. Refira-se o conceito hibrido desta unidade que permite a
aquisicdo em simultaneo de sinais Opticos e elétricos. As aceleragdes verticais do tabuleiro foram
medidas por intermédio de acelerémetros piezoelétricos (Figura 52c) instalados na face inferior das

vigas metalicas.
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Figura 52 — Instrumentacdo utilizada: a) long gauge; b) unidade de aquisicdo; c) acelerémetro piezoelétrico
(PIMENTEL, 2008)

2.7. SEGURANCA ESTRUTURAL DE UMA PONTE: FIGUEIREDO (2007) E PINTO (2007)

2.7.1. Figueiredo (2007)

A seguranca estrutural da ponte deve ser verificada para o conjunto de a¢des que atuam sobre
esta (cargas permanentes, sobrecargas ferroviarias, vento, sismo, ac@es diferidas, variacbes térmicas,
etc.), tendo em conta os seus efeitos combinados mais desfavoraveis. As sobrecargas ferroviarias
possuem como caracteristicas intrinsecas os efeitos dindmicos associados & componente vertical da

carga e a grande relevancia das a¢6es longitudinais geradas pelo arranque e pela frenagem dos veiculos.

Para além do carater dindmico da carga vertical, deve-se levar em conta também a sua ordem de
grandeza face & carga permanente da estrutura. Numa ponte ferroviaria as ac¢fes varidveis podem
representar mais de 50 % da carga vertical total, com o agravante adicionalde possuirem valores
sempre muito proximos dos valores maximos previstos (APARICIO, 2004).

Uma das grandes preocupacdes da seguranca estrutural de uma ponte é a fadiga dos materiais. A
passagem do trafego ferroviario pelas pontes origina variacbes de tensdo nos seus elementos
estruturais, cuja repeticéo sucessiva ao longo do seu periodo de vida Gtil pode conduzir a fenémenos de
degradacéo progressiva por fadiga dos materiais. Essa degradacdo traduz-se no aparecimento de
fissuras, cujo posterior desenvolvimento pode conduzir a ruina da estrutura.
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As acoes de trafego ferroviario sdo formadas por associagdes de a¢Oes elementares de diferentes

naturezas (acOes verticais, agdes longitudinais de arranque e de frenagem e agdes transversais devidas

as forcas centrifuga). Estas associacOes, designadas por grupos de carga, permitem ter em conta a

simultaneidade das diversas cargas ferroviarias elementares atuantes sobre uma via, e a simultaneidade

do carregamento de varias vias (SNCF, 1998).

Relativamente as agdes verticais, a regulamentacdo européia refere um conjunto de modelos de

calculo e de configuracdes de cargas correspondentes a comboios reais a serem aplicados em analise

estatica. Na Tabela 3 é feita uma recapitulacdo do conjunto de a¢Bes que devem ser tidas em conta no

calculo, sendo indicadas as respectivas referéncias normativas.

Tabela 3 — Descricdo das ac¢@es a utilizar no calculo de pontes ferroviarias, por FIGUEIREDO, 2007

TIPO DE ACCAO

DESCRIGAO

REFERENCIAS
NORMATIVAS

A, ACCOES PERMANENTES

A1 Peszo estrutural

A 2. Peso nao estrutural

A3, Acgoas das terras ou
da agua

A4, Efsitos reclogicos do
batao

A5 Pré-eslorgos

Pesos proprios dos materiais estruturais

Pasos praprios da via (camada de balasire, ravessas, sislemas
de fixagho e carrs) @ dos eguipamentos da via (sistemas de
drenagem, passeios, catanaria, gquardas balastro, guardas de
profleceia, alé)

Impulsos da tarras nos encontres @ pilares; Impulses hidrostatices ou
hidrodinamicos da agua em pilares

Efeites da retracgio snddgena @ de secagem do beido; Efeitos de
fluéncia do batdo

Elsitos de aplicacies de pré-eslorgo inlarno elou exlerno, enlrande
am conta com a eventual aplicacac faseada o com pardas

ASA; EM1992-1; EN19535-1

EM1981-1-1

EM1987-1

REBAP; EM1992-1

REBAF; EM1932-1/2
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E. ACCOES VARIAVEIS

B.1. Sobrecargas de uso Efaitos da carga vartical do comboio, das forgas longitudinais de EMi991.2: ENAga0-Annax
ferroviaric arrangue 2 de frenagem, das forgas canfrifuga & de lacets, & das Az
acgbes aerocdindmicas associadas & passagem dos veiculos

B.2. Venlo Efeitos astaficos, dindmicos @ asrosldsticos do vento sobre a RSA; EM1991-1-4
suparsirutura e sobre a infraestrutura da ponta

B.3. Nava Efeito do carregamenta vertical da nave sobre a astrutura da pante RSA; EN1201-1-3

B.d. Acgles 1ermicas Eieito das wariapies térmicas (uniformes e diferenciais) nos RSA; EN1001-1-5
elamanios estrulurais da ponla

€. ACCOES ACIDENTAIS

G, Dascarrilaments de AciEo acidenial devida ao descarrilamanto de um combeio sob a
combaios parla EM1991-2
.2 Sismos Accho dos sismos sobra a estrutura da ponts

NOTA: a acglo sismica ¢ considerada una acgao varidval no regulamento de RS5A: EM1998-1/2

acgdes portugues sujela a uma combesss especlal; na regulamentagan eurcpela
@ Ao de uin sesmo d oongiderada uma acgao acidenlal

B.3. Chogues de comboios @ | Accgio acidental associada ao choque de comboios e de
de embarcagias embarcagies sobre elementos de suporte da estruiura EM1991 -1xxx

2.7.1.2. Modelo de Trafego Ferroviario Utilizado em Andlise Estatica

As acdes verticais a utilizar no célculo estatico da estrutura sdo compostas por quatro modelos
de calculo, representando o trafego normal (Modelo LM71 + SW/0), o trafego pesado (Modelo SW/2)
e o efeito da passagem de um comboio descarregado (Modelo “Unloaded Train”). Os efeitos da
aplicagdo estatica dos modelos LM71, SW/0 e SW/2, devem ainda ser afetados do fator dindmico (®).

Os modelos de carga LM71 e SW/0 representam os efeitos do trafego ferroviario normal sobre
as pontes. O modelo LM71 é aplicavel a qualquer tipo de ponte ferroviaria; por sua vez, o modelo
SW/0 deve ser aplicado apenas a pontes com tabuleiro continuo. O modelo LM71 é constituido por
quatro cargas concentradas de 250 kN e por uma carga uniformemente distribuida de 80 kN/m (Figura
53). Este modelo, anteriormente designado por modelo UIC 71, foi desenvolvido na década de 70 com
0 intuito de reproduzir os efeitos estaticos de seis comboios-tipo existentes na altura, aligeirando assim
0 processo de célculo das estruturas. O esquema é baseado no valor maximo da carga uniformemente
distribuida admitida na classificacdo internacional de vias da UIC (80 kN/m), e simula os efeitos dos
eixos individuais atraves de cargas concentradas de 250 KN CALCADA (1995).
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Figura 53 — Modelo de carga LM71 (FIGUEIREDO, 2007)

O modelo LM71 é utilizado tanto para a verificagdo da seguranca estrutural, em termos de
resisténcia, equilibrio estatico e de fadiga, como para a verificacdo da estabilidade da via e do conforto
dos passageiros. O modelo pode ser fragmentado, i.e., as cargas concentradas e distribuidas podem ser
omitidas se o seu efeito for favoravel. Este aspecto € ilustrado na Figura 54, na qual é apresentada a
configuracédo de carga do modelo LM71 que produz os maiores momentos fletores a meio véo do tramo

central de um tabuleiro continuo com cinco tramos.

_— LINHA DE INFLUENCIA DO MOMENTO FLETOR % VAO DO 3° TRAMO

DISPOSICAO DE CARGA DO MODELO LM71

U, oo | | oo I

Figura 54 — Configuracéo de carga para a obtencdo do momento fletor maximo a 1/2 vao do tramo central de
um tabuleiro continuo com 5 tramos(FIGUEIREDO, 2007)

O modelo SW/0 é constituido por duas cargas uniformemente distribuidas de 133 kN/m,
dispostas ao longo de duas faixas de 15 m e afastadas entre si de 5,3 m (Figura 55). Contrariamente ao
modelo LM71, o modelo SW/0 ndo deve ser fracionado pelo que os efeitos eventualmente favoraveis
de partes do carregamento devem ser considerados.
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(I (T

Figura 55 — Modelo de carga SW/0 (FIGUEIREDO, 2007)

O modelo de calculo SW/2 representa os efeitos estéticos produzidos pelo trafego ferroviario
pesado. O modelo é constituido por duas cargas uniformemente distribuidas de 150 kN/m, dispostas ao
longo de duas faixas de 25 m e afastadas entre si de 7 m (Figura 56). A sua utilizacdo deve ser
restringida a linha nos quais circule trafego pesado de mercadorias. A aplicagdo do modelo SW/2 é
restringida a uma unica via. No caso de tabuleiros com duas ou mais vias 0 modelo SW/2 deve ser
aplicado em qualquer uma das vias, sendo as restantes carregadas com os modelos LM71 ou SW/0, de
acordo com as regras estipuladas.

150 kWm 150 kMM

SUERRRERTTAE UM S IR AR M MM

- =0
Figura 56 —Modelo de carga SW/2 (FIGUEIREDO, 2007)

2.7.1.3. Descricao do Modelo Computacional

Estando em mente o desenvolvimento de modelos fiaveis e eficientes de analise, capazes de
traduzir o comportamento do viaduto face a solicitagdes combinadas de flexdo e de torgcdo, foram
realizados uma série de modelos numéricos de grau crescente de complexidade: modelos planos, de

viga e de grelha, e modelos tridimensionais utilizando elementos de viga e de casca (Figuras57 e 58).

A modelacdo numérica do viaduto teve como ponto de partida dois objetivos principais: O
desenvolvimento de modelos numéricos de crescente nivel de complexidade, capazes de traduzir
corretamente tanto 0 comportamento estatico como dindmico da ponte, face a solicitagdes combinadas
de flexdo e de torcao; Aferir o nivel de exatiddo dos diversos tipos de modelos utilizados de forma a

definir critérios validos para a realizacdo de uma modelacdo rapida e fidvel deste tipo de tabuleiros.
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Com este intuito foi desenvolvido um conjunto de modelos numéricos utilizando o software

comercial LUSAS Bridgev13.6 FEA (2004). Foi assumido em todos os modelos um comportamento
elastico linear dos materiais.

a) VIGAS LONGITUDIMNAIS VIGA CENTRAL
= ; ALKILIARES | ¢ (LArBEiEN3lGAs seauanas 40 tabules|
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TRANSVERSAIS
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Figura 57 —a) Modelo das vigas; b) Modelo do tabuleiro (FIGUEIREDO, 2007)



I CORTE TRANSVERSAL

il VISTA LATERAL

ALMA
EF1  EFz EF3 FEF4¢ EFS EFE FEFF  EFs : ,-':W
T e e b i e e e L -
g i L e T T AR
BANZOS I}r—-_-a—— ’LT"T'T"T"{_T e -
EF Vigal % : il Ll S e e L
N\ pssn frsmaes ey
1 1 1 1 1 ! L L L L
F Y
200 1.4 | o150 | 131 1 [ B0 | h ) 2o L P = P I L 1

il PERSPECTIVA GERAL

ALMA DAS VIGZAS PRINCIFALS (EF
Casca)

BANIOEE D03 SEPTOS
[EF Viga}

b L&JE DE BETAD
{Elamenios de casca)

b Y
4 w_ BANZOE DAS VIEAS PRINCIPALS (EF

Wiga)

™, TRELKA INFERIOR
(EF Bama)

Figura 58 — Modelo em casca do conjunto viga e tabuleiro (FIGUEIREDO, 2007)

2.7.1.4. Andlise da Fadiga

A capacidade resistente de um elemento a fadiga é caracterizada pela sua vida util de fadiga,
definida em termos do ndmero de ciclos de tensdo com uma determinada amplitude que conduzem a
rotura do elemento. A vida util da fadiga depende essencialmente de dois tipos de fatores:

52
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i) Fatores inerentes ao tipo de solicitacdo a qual a estrutura é submetida — no caso das pontes
ferrovirias, a vida atil depende do tipo de trafego existente (tipo de composicdes e freqiiéncia das

passagens);

ii) Fatores inerentes & geometria e a execucdo dos detalhes da estrutura, nomeadamente das

ligacOes soldadas e das zonas de confluéncia de esforcos.

FIGUEIREDO (2007) utilizou o algoritmo “Rain flow”(método da gota d’agua) para contagem
do numero de ciclos de tensdes. Como resultado desta contagem de ciclos é possivel obter um
histograma de frequéncias de amplitude de tensdo, designado por espectro de tensdes ou por espectro
de amplitudes de tensdo.Uma descricdo detalhada deste método de contagem indicado pode ser
encontrada nos trabalhos de Fryba(1996) e de Ribeiro (2004).

A definicdo das tensbes para cada tipo de composicdo que atravessa a estrutura, aliada ao
conhecimento do cenario de trafego previsto para o seu periodo de funcionamento, permite obter o
namero total de ciclos de tensdo em correspondéncia com cada uma das classes de tensdo
consideradas.Na Figura 59 pode ver-se uma representacdo esquematica de um histérico de tensdes,

referentes a passagem de um conjunto de cargas a meio vao de um tabuleiro isostatico.

A REGISTO DE TEMSAD
Y giclo da lensio |

| Ay P 1 ciclode fensdo
i i )

Fa s 3 ™ 4 Fa 2 o
| 1
| i i |
I I L 1

Tensao o

Tempn (o posicao de carga)

Figura 59 — Historico de tensoes, referentes & passagem de um conjunto de cargas a meio vdo de um tramo de
tabuleiro simplesmente apoiado(FIGUEIREDO, 2007)

2.7.1.5. Verificacdo da Seguranca (resultados)

Procedeu-se a verificacdo da seguranca do viaduto de “la Scarpe’relativamente aos critérios
impostos pela circulagdo dos comboios. As verificagdes incidiram sobre a seguranca estrutural da

ponte, a estabilidade da via, o conforto dos passageiros e a fadiga do tabuleiro.
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Em termos de seguranca estrutural verificou-se que os esforgos obtidos a partir da analise
estatica dos modelos LM71 e SW/0 sdo superiores aos esforcos maximos retirados da anélise
dindmica.A andlise da estabilidade da via incluiu as verificacbes da aceleracdo vertical, do
empenamento do tabuleiro, da flecha vertical e dos deslocamentos das extremidades do tabuleiro.

Os valores maximos das flechas obtidas nos tramos intermediarios e de extremidade sob a acdo
do modelo LM71 valem, respectivamente, 30 mm e 13 mm. Estes valores séo inferiores ao valor limite
regulamentar de L/600, o qual corresponde a 67 mm e 47 mm, respectivamente, nos tramos intermédios

e extremos.

Relativamente & deformabilidade das extremidades do tabuleiro foram verificados os critérios
impostos pela EN1991-2 (2003), os quais limitam o deslocamento verticale horizontal da superficie
superior do tabuleiro sob a acdo do modelo LM71. Os limites regulamentares impostos para o
deslocamento horizontale vertical da superficie superior do tabuleiro sobre 0s encontros,

respectivamente, 10 mm e 2 mm, foram largamente cumpridos.

A verificacdo do nivel de conforto dos passageiros foi efetuada de forma simplificada mediante
a avaliacdo da flecha vertical ao eixo da via carregada, obtida sob a acdo do modelo LM71. A flecha
obtida nos tramos extremos e intermediarios ndo devera exceder, respectivamente, 0,9L/1.500 (16,8
mm) e 0,9L/1.850 (19,5 mm), de forma a garantir um nivel de conforto Muito Bom.

As armaduras e o concreto submetidos a esforcos de compressdo ndo apresentaram qualquer
problema em termos de fadiga. Os valores maximos de tensdo normal na estrutura metélica devido a
um cruzamento na ponte ndo excederam em mais de 50 % os valores referentes a passagem isolada de
um comboio. Os danos maximos foram obtidos na estrutura metalica, a meio vao do 3° tramo, para o

cendrio de trafego pesado; os danos registrados na conexao e nas armaduras foram reduzidos.

2.7.2. Pinto (2007)

As deformagbes, conforme descricdo deslocamentos e aceleragcBes das pontes ferroviarias
devido a passagem do trafego ferroviario devem ser verificadas de modo a satisfazer a seguranca

segundo trés critérios:

1) Seguranca estrutural: As vibrag¢Oes induzidas pela passagem de grupos regulares de eixos
pela estrutura podem produzir fendmenos de amplificacdo dindmica e fadiga dos materiais;
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2) Seguranca da via: Deformacgodes ou vibragdes excessivas da ponte podem provocar a perda
de contato entre a roda e o trilho bem como a instabilidade da via, devido a fendmenos de

movimentacdo da camada do lastro;

3) Conforto dos passageiros: Aceleracdes elevadas devido as vibragfes transmitidas pela
ponte aos comboios podem gerar desconforto nos passageiros.

2.7.2.1. Modelos de Cargas Verticais

Para o dimensionamento de pontes ferroviarias sdo definidos quatro modelos de carga que
pretendem representar os efeitos estaticos do trafego ferroviario: o modelo LM71, o modelo SW/0, o
modelo SW/2 e o modelo “unloaded train”. As diferengas existentes ao nivel do volume de trafego bem
como das cargas por eixo dos veiculos nas diferentes redes ferroviarias foram tidas em linha de conta

na definicdo dos modelos de carga.

O modelo de cargas LM71, como visto na Figura 53, representa os efeitos estaticos do trafego

ferroviario normal, sendo constituido por:

1) quatro cargas concentradas de 250 kN, dispostas no eixo da via, separadas
longitudinalmente entre si de 1,6 m, na posicdo que resulte mais desfavoravel para o elemento em
estudo. Se for mais desfavoravel, podera eliminar-se alguma destas cargas, mantendo a distancia entre

as restantes;

ii) cargas uniformemente distribuidas de 80 kN/m pelo eixo da via, colocadas nas posi¢des
que sejam mais desfavoraveis para o elemento em estudo. Poderdo ser aplicadas por tramos, existindo

zonas da estrutura sem cargas aplicadas, se deste caso resultar uma situacdo mais desfavoravel.

O modelo de carga SW/0 representa os efeitos estaticos do trafego ferroviario normal em pontes
continuas. Os efeitos estaticos do trafego pesado em todos os tipos de ponte sdo caracterizados através
do modelo SW/2. O esquema de cargas referente a estes modelos encontra-se representado na Figuras
55 e 56.0s valores caracteristicos das cargas e 0s parametros geométricos encontram-se indicados na
Tabela 4.
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Tabela 4 — Valores caracteristicos da carga vertical e das distancias a considerar nos modelos SW/0 e SW/2, por
PINTO (2007)

Modelo de Qi a C
cargas (kN/m) {m) {m)
SW/O 133 15,0 5.3
SW.2 150) 25,0 7.0

O modelo “unloaded train” consiste numa carga vertical uniformemente distribuida com um
valor caracteristico de 10 KN/m. A combinacdo deste modelo de carga com outras agdes de trafego
ferroviério € utilizada na verificacdo da estabilidade transversal das pontes.

2.7.2.2. Disposicao das Agoes

As pontes devem ser dimensionadas para atender aos efeitos das agdes das cargas de trafego
colocadas nas posi¢fes mais desfavoraveis. As seguintes regras deverdo ser seguidas no caso de
aplicacdo do modelo de cargas LM71:

i) deverd ser aplicado qualquer nimero da carga uniformemente distribuida, ou e cargas

pontuais;

ii) no caso de pontes com duas vias, 0 modelo de cargas devera ser aplicado numa via ou em

ambas as vias;

iii) no caso de pontes com trés ou mais vias, 0 modelo devera ser aplicado a uma ou duas

vias, ou entdo 75 % das cargas referentes ao modelo aplicado a trés ou mais vias em simulténeo.
No caso do modelo de cargas SW/0 as regras a seguir séo:

i) para pontes com uma Unica via, 0 carregamento deverd ser efetuado com o modelo de

cargas como exposto em 2.7.2.1,;

ii) para pontes com duas vias, devera ser carregada uma via ou ambas em simultaneo;
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iii) para pontes com trés ou mais vias, deverdo ser carregadas qualquer uma das vias, duas

das vias, ou trés ou mais vias em simultaneo afetadas do fator 0,75.
Quando for necessario aplicar o modelo de cargas SW/2 as regras a seguir sdo:

i) para pontes com uma Unica via, 0 carregamento deverd ser efetuado com o modelo de

cargas definido em 2.7.2.1;

ii) no caso de pontes com mais de uma via, 0 carregamento devera ser efetuado numa das
vias com 0 modelo SW/2, sendo as restantes carregadas com os modelos LM71 ou SW/0 de acordo

com as regras anteriormente definidas.

O modelo de cargas “unloaded train” s6 deve ser considerado no dimensionamento de pontes de
via Unica, podendo ser aplicado um namero qualquer da carga uniformemente distribuida que o

constitui.

2.7.2.3. Descricao do Modelo Computacional

Neste subitem é apresentado o modelo computacional do viaduto ferroviario “del Genil”,
constituido por sete tramos simplesmente apoiados e cuja secdo transversal € composta por uma viga
caixdo unicelular de concreto armado. Foram desenvolvidos trés tipos de modelos: modelos de viga

dispostos no eixo; modelos de viga dispostos em grelha; modelos de elementos finitos de casca.

O viaduto “del Genil” permite a travessia ferroviaria do rio Genil que liga a cidade de Coérdoba
— Malaga e é constituida por sete tramos simplesmente apoiados com 46 m de vao, o que perfaz um

comprimento total de 322 m (Figura 60).

Figura 60 — Perfil longitudinal do viaduto del Genil (PINTO, 2007)
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Cada tramo do tabuleiro é formado por uma viga caixdo unicelular de concreto armado que
serve de suporte a ambas as vias (Figura 61). A largura do tabuleiro € igual a 14 m e a sua altura igual a
3,8 m. Os eixos das vias distam de 4,70 m entre eles e 2,35 m do eixo da viga caixao.

480

Figura 61 — Corte transversal do tabuleiro do viaduto del Genil (PINTO, 2007)

Um modelo mais simples consiste na discretiza¢do da estrutura através de elementos de viga 3D

dispostos no eixo da viga caixdo e outro que consiste na utilizacdo de elementos de vigas dispostos em
grelha (Figuras 62 e63).
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Figura 62 — Malha de elementos finitos utilizada na discretizacdo de um tramo do tabuleiro(PINTO, 2007)

O numero de elementos utilizado na discretizagdo foi definido com o objetivo de permitir

traduzir com suficiente precisdo as respostas estaticas e dindmicas da estrutura e, a0 mesmo tempo, ndo
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aumentar demasiado as dimensdes do problema e portanto o tempo computacional de analise. Foram
utilizados 46 elementos de viga o que corresponde a 47 n6s.0O modelo é formado por trés alinhamentos
de elementos longitudinais, dispostos no centro e sob o eixo de cada uma das vias, ligados

transversalmente por elementos de viga infinitamente rigidos.

Na Figura 63 esta representado o modelo de elementos finitos de casca, formado por 1.518
elementos de quatro nés, que serviu para discretizar um tramo do tabuleiro. Foram estudados dois
modelos de elementos finitos de casca de acordo com as formulagdes de Mindlin e de Kirchhoff. Os
septos junto aos apoios foram modelados considerando-os de rigidez infinita no seu plano, ou seja,
indeformaveis quando sujeitos a esforgos de membrana, através da utilizacdo de ligagdes do tipo

“diaphragm constraint”.

Figura 63 — Malha de elementos finitos utilizada na discretizacdo de um tramo do tabuleiro(PINTO, 2007)

2.7.2.4. Verificacdo da Seguranca (resultados)

Os resultados das analises realizadas com as passagens dos combois dos trens que fazem parte
da linha ferroviaria Cordoba-Méalaga. Em termos de seguranca estrutural, os resultados obtidos nas
analises em termos de momento a meio véo, esforco cortante no apoio e deslocamento vertical a meio

vao, sdo sempre inferiores aos obtidos aplicando o modelo de cargas LM71.

O valor maximo do deslocamento vertical da via para 0 modelo LM71 ndo excedeu L / 600

76,67 mm, o valor méximo registrado com uma via carregada foi de 7,75 mm, o que conduz a um
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deslocamento vertical maximo de 18,76 mm (1,21 x 2 x 7,75), valor bastante inferior ao limite

regulamentar.

O conforto dos passageiros foi avaliado com base nos valores das aceleracGes verticais nos

comboios obtidas através das analises com interacdo ponte-comboio e ainda através da metodologia

simplificada indicada na EN 1990-A2, chegando a considerar um nivel de conforto muito bom.

2.8. HISTORICO DE INSPECOES REALIZADOS E ESTADO GERAL DA OBRA

2.8.1. Historico de inspecéo

(COMPANHIA VALE) De acordo com os cronogramas de inspecdes rotineiras de anos

anteriores, foram desenvolvidos por empresas de engenharia alguns trabalhos que contém os registros

das anomalias presentes na OAE N° 50A, conforme descrigéo abaixo:

Ano de 2003

CVRD/GAEPG - PPCV e Engenharia: servigos executados pela Equipe de Inspecédo
de Obras de Arte Especiais, entre os dias 20 a 22/10/2003. O relatério emitido
apresenta os dados coletados na vistoria, a correlagdo das anomalias, as suas causas, 0

parecer técnico, bem como a proposicao dos tratamentos das patologias.
Ano de 2005

PAULO BARROSO ENGENHARIA Ltda: inspecédo técnica detalhada no periodo de
15 e 16/12/2005. O relatorio omitido apresenta os dados coletados na inspecao e

analise comparativa com relatério processado anteriormente.

Ano de 2006

CVRD/GAEPG - PPCV e Engenharia: servicos executados pela Equipe de Inspegéo
de Obras de Arte Especiais, entre os dias 10 e 11/10/2006. O relatério emitido
apresenta os dados coletados apartir de uma inspecdo visual da ponte sobre o Rio

Mae Maria.
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2.8.2. Estado Geral da Obra

2.8.2.1. Vigas longarinas e Transversinas

(COMPANHIA VALE) De acordo com o relatério de 2003 as vigas apresentam um intenso
quadro fissuratdrioevidente nos quatro vaos, sendo que essas fissuras imp&em caracteristicas de flexao
e suas aberturas variam entre 0,05 mm e 0,70 mm. No relatério de 2005 os reparos executados
anteriormente se encontram em bom estado de conservagdo. Proximo ao Encontro E2 ha fissuras
diversas com ou sem eflorescéncia sendo que as que contém eflorescéncia existem infiltragdes. As
fissuras tém caracteristicas de flexdo, como citadas no relatorio anterior, com posicionamento vertical e
inclinado. Ocorreu também, segregacao superficial e cobrimento insuficiente. No relatorio de 2006 as
aberturas das fissuras ndo se agravaram, continuando entre 0,05 mm e 0,70 mm. No relatério de 2005
executado pela empresa PauloBarroso Engenharia foram encontrados nas vigas transversinas raros

locais contendo pontos de eflorescéncia.

Em 2003, constatou-se o seguinte quadro de fissuracdo nas vigas longarinas:
e 0,05 mm < abertura < 0,30 mm= 111,40 m;
e 0,30 mm < abertura < 1,00 mm = 136,35 m;

Em 2005, constatou-se o seguinte quadro de fissuracdo nas vigas longarinas:
e Fissuras com aberturas < 0,3 mm = 147 m
e Fissuras ¢/ abertura 0,3 mm < abertura < 1,00 mm = 103,80 m

Em 2006, constatou-se o seguinte quadro de fissuragdo nas vigas longarinas:
e 0,05 mm < abertura < 0,30 mm = 151,10 m
e 0,30 mm < abertura < 1,00 mm = 80,50 m

Alem da diferenca verificada na constatacdo dos relatorios passados, verificou-se a
padronizacdo dos mapas de fissuracéo nas faces externas das vigas longarinas. De acordo com o ultimo

relatério de inspecao efetuado em 2006, as vigas do encontro E1 ao bloco B2, foram as que tiveram o
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maior comprimento de fissuras, como mostrado na Figura 64. Em relagdo as transversinas, observou-se
apenas no relatorio de 2005 anomalias causadas por eflorescéncia.

LADO DIREITO

20.00

T
I

‘ CONVENGOES: ‘
T\ 0,05mm<0,30mm=98,30m
T~ 0,30mm<1,00mm=43,20m

Figura 64 —Mapa da fissuracdo das longarinas do E1 ao B2 (COMPANHIA VALE, 2006)

2.8.2.2. Tabuleiro

De acordo com o relatério de 2003, o tabuleiro apresenta um intenso quadro fissuratério. As
fissuras possuem aberturas variando de 0,05 mm a 0,20 mm, sendo que algumas dessas apresentam
eflorescéncia. No relatério de 2005 a presenca de drenos curtos ou danificados originou manchas de
umidade que migraram para as longarinas. Nos balangos laterais existem fissuras com ou sem
eflorescéncia e muitas com infiltragdes. Exceto a variagdo das aberturas das fissuras de 0,05 mm a 0,20
mm, no Gltimo relatério ndo foram encontradas outras anomalias além das que existiam.Nas lajes de
transicdo ndo sdo apresentados desniveis nas cabeceiras da via, estando, portanto em condi¢fes

satisfatorias.

2.8.2.3. Canaleta, Guarda-Corpo e Refugio

No relatério de 2003 constatou-se auséncia de algumas tampas de canaletas, (encontrados
também em 2005 e 2006), areas com concreto disgregado e armadura exposta. O guarda-corpo

apresentava-se num estado de corrosdo branda e falhas no sistema de fixagdo evidentes em todos 0s
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vaos. Em 2005 as tampas das canaletas e refigios encontravam-se com deterioracdo, desgaste
superficial por abrasdo do concreto em boa parte da sua extensdo nos topos das empenas. Existem
trechos com exposi¢do de armaduras, concreto disgregado, concreto segregado e fissuras diversas. A
base dos postes apresentavam desgastes por abrasdo na face superior e manchas de umidade na face
inferior. Os guarda-corpos apresentavam pintura de protecdo totalmente deteriorada e corrosdo branda

e deficiéncia na fixagdo. No ultimo relatorio ndo houve avanco das irregularidades.

2.8.2.4. Junta de Dilatagdo

No relatério de 2003 a junta de dilatacdo ndo apresentava nenhuma anomalia visivel. J& em
2005, ndo foi encontrado deslocamento do aparelho da junta com o substrato. Porém havia muita
infiltracdo ao longo da parede frontal do encontro E1, podendo tal infiltracdo ser devida a deslocamento
da junta, também ocorre deterioracdo dos bordos das juntas na altura da canaleta e manchas de umidade
nos balancos dos tabuleiros, pois ndo hé aparelhos de junta neste trecho. No relatorio de 2006 nédo

foram citadas nenhuma anomalia.

2.8.2.5. Defeitos da Via

Nos relatérios de 2003 e 2006, ndo foram citados nenhum defeito na via. Em 2005 foram
constatados nos trechos visualizados, 100 m antes e 100 m depois da ponte e no percurso da ponte,
chapas com corrosdo, dormente com deterioracdo e parafusos fixadores de chapas ausentes ou

danificados.

2.8.2.6. Aparelhos de Apoio

No relatério de 2003 os aparelhos de apoio apresentavam deformacbes por compressdo e
bastante sujos, ocasionado por fezes e detritos de morcegos. Em 2005 foram encontradas apenas
deformacdo discreta de pequena intensidade e em 2006 ndo foram encontradas nenhuma anomalia

visivel.
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2.8.2.7. Encontros

No relatorio de 2003 e 2006, os encontros apresentavam nos seus dois lados fissuras com
aberturas variando entre 0,05 mm e 0,20 mm e abatimento no talude dos encontros. Em 2005, no
encontro E1 as paredes laterais (direita e esquerda) apresentavam fissuras capilares retilineas verticais
ou suavemente inclinadas. A parede lateral (esquerda) apresentava ainda concreto disgregado, engquanto
que no E2, as paredes laterais (direita e esquerda) apresentavam muitas fissuras retilineas verticais ou

suavemente inclinadas.

2.8.2.8. Tubuldes e Bloco

No relatorio de 2003 e 2006, nos tubuldes T7 e T8 correspondente ao bloco B2 notava-se
concreto disgregado e armadura exposta apenas no T7. O bloco B2 apresentava uma fissura em sua
face S8o Luis e duas em sua face Carajas, todas com abertura de 0,10 mm. Em 2005, os tubuldes do B2
apresentavam varias anomalias em suas faces, tais como fissuras retilineas verticais proximas aos
consoles, concreto disgregado e manchas de umidade provenientes dos despejos de aguas pluviais dos
drenos do tabuleiro.
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3. PROGRAMA EXPERIMENTAL

3.1. DESCRICAO DO SISTEMA ESTRUTURAL

A obra de arte estudada € uma ponte em tragado retilineo localizada na Estrada de Ferro Carajas
(EFC) no Municipio de Maraba, Estado do Para, transpondo o rio M&e Maria, identificada como OAE
50A, executada em concreto armado moldada “in loco”.E constituida por dois vdos hiperestaticos,
totalizando 64,20 m, transpondo o leito do rio em dois vdos de 20,00 m e com segéo transversal
oferecendo a largura de 5,85 m. Sobre o tabuleiro esta a superestrutura (linha férrea) para passagem dos
trens. A seguranca sobre a OAE é realizada por meio de guarda-corpos metalicos como mostra a Figura
65.

Figura 65 — Ponte sobre o Rio Mée Maria

A superestrutura é do tipo laje sobre vigas. O tabuleiro é formado por quatro tramos de vigas
longarinas continuas (principais) do tipo “pi”, com variagdo linear da espessura da alma de 350mm
para 700mm no apoio dos Encontros e do Bloco B2 (Figura 66), enrijecidas por vigas transversinas

(secundérias) intermediarias que se apoiam em aparelhos de apoio em neoprene fretado, no encontro
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E1l e no bloco B2. No encontro E2, a viga é engastada. Essas vigas tem secdo retangular e sdo

executadas em concreto armado moldado “in loco” (Figura 67).
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Figura 66 — a) se¢dotransversal do tabuleiro; b) variacdo linear na largura das logarinas na regido dos apoios

(unidades em milimetros)

T-8 T-12 T-13 T-14

Figura 67 — Sistema estrutural da ponte sobre o Rio Mée Maria

A infraestrutura é constituida de blocos de transicdo com sec¢do quadrada para os tubuldes de
1,40 m de didmetro com bases alargadas para as sapatas. Os encontros da ponte sdo formados por
quatro paredes transversais, outras duas paredes de fechamento lateral, cuja funcdo é a sustentacdo da

laje (Figura 68), os taludes encontram-se protegidos por telas argamassadas e vegetacéo rasteira.
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Figura 68 — a) Encontro E1 e Bloco B1; (b) Bloco B2; (c) Encontro E2 e Bloco B3

3.2. AVALIACAO DA RESISTENCIA DO CONCRETO “IN LOCO”

3.2.1. Ensaios Nao-Destrutivos

3.2.1.1. Pacometria

Antes da realizacdo dos ensaios de esclerometria, para estimar a resisténcia a compressao do
concreto, e das perfuracGes para o encontro das amaduras, foram realizados ensaios de pacometria para
determinar a posicdo das barras de aco, tanto para 0s ensaios de esclerometria quanto para a
instrumentacdo das armaduras com EER’s (extensometros elétricos de resisténcia). A Figura 69a
mostra a realizacdo da pacometria no tubuldo T7 e na Figura 69b na longarina. Os espacamentos
verificados entre as barras variaram de 50mm a 110mm. Foram realizados também ensaios de

pacometria na laje (Figura 70) com a finalidade de localizar a posicdo das armaduras.
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Figura 70 — Ponto sobre a laje onde foram efetuados os ensaios de pacometria

3.2.1.2. Esclerometria

Os ensaios de esclerometria foram realizados nos tubuldo T7, encontros E1 e E2, tabuleiro,
longarinas e bloco de fundacdo B2 (Figuras 71 e 72). A resisténcia do concreto foi estimada com base
na meédia aritmética das resisténcias dos nove pontos de cada area analisada (150mm x 150mm),
observando a NBR 7584 (ABNT, 1995) — Concreto Endurecido — avaliagdo da dureza superficial pelo
esclerémetro de reflexdo. No Capitulo 4, sdo apresentados os resultados obtidos com os ensaios de
esclerometria e no capitulo 5 serdo comparados com os resultados experimentais dos testemunhos

retirados da infra, meso e superestrutura da ponte.
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Figura 71 — a) ponto na face interna da longarina onde foi efetuado o ensaio de esclerometria; b) ponto sob a
laje onde foi efetuado o ensaio de esclerometria

Figura 72 — a) Ponto na face frontal do encontro E2; b) Ponto na face lateral do encontro E2; c) Ponto sobre a
face do tubuldo T7

3.2.2. Ensaios Destrutivos

3.2.2.1. Determinagéo da Profundidade de Carbonatagéo

Apos a abertura das janelas no cobrimento de 50mm de espessura do concreto da longarina, foi
realizado o teste de alcalinidade do concreto, com a utilizagdo de fenolftaleina. Os testes mostraram
que o concreto encontra-se em nivel satisfatorio de alcalinidade, sem nenhum sinal visivel de corros&o.

A Figura 73 mostra o aspecto final do concreto apds os testes de alcalinidade.
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Figura 73 —Aspecto do concreto: a) antes do teste de alcalinidade: b) ap6s o teste de alcalinidade na longarina

3.2.2.2. Preparagéo das Amostras de Concreto

Alguns testemunhos apresentavam imperfeicoes devido o processo de extracdo e foram
reparados com o auxilio de uma cerra circular, tendo como resultado final para os ensaios uma altura de

aproximadamente 200mm (Figura 74)

Figura 74 — Processo de marcagdo do testemunho e corte das faces irregulares

Os corpos-de-prova foram ensaiados a compressdo seguindo-se as recomendag¢fes da norma
NBR 8522 (ABNT, 2003) — Concreto — determinagdo dos mddulos estaticos de elasticidade e de
deformacdo e da curva tensdo-deformacdo e NBR 5739 (ABNT, 1994) — Ensaios de compresséo de
corpos de prova cilindricos de concreto. Para isso, foi utilizada uma maquina de ensaio servo-
controlada modelo PC-200CS, da marca EMIC. Os ensaios foram realizados com velocidade de carga

constante, com a taxa de 0,25 MPa/s, seguindo-se o diagrama de carregamento mostrado na Figura 75.
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Figura 75 —Diagrama de carregamento recomendado pela NBR 8522 (ABNT, 2003)

De acordo com NBR 8522 (ABNT, 2003), o valor do modulo de elasticidade do concreto é
calculado na ultima rampa de carregamento, Figura 75, a partir da Expressao 3.1.

E = % (3.1)
b

Onde:
Op — étensdo correspondente a 30 % da resisténcia estimada do material,
€p — é a deformacdo correspondente a cymedida na ultima rampa de carregamento;
G, — étensdo correspondente 0,5 MPa;
€, — € a deformacéo correspondente a 6amedida na ultima rampa de carregamento.
3.3. ACOES PERMANENTES

As cargas permanentes consideradas relacionam-se ao peso proprio dos elementos estruturais da
ponte e ao peso dos elementos e acessorios da via férrea sobre esta. Os elementos como lastro; trilhos,
acessorios e dormentes; guarda-corpo; canaletas e camada de argamassa assente sobre a laje tem peso e
massa considerados de forma distribuida ao longo da ponte. O reflgio, suporte para postes tem peso e
massa considerados concentrados, como mostrado na Tabela 5.
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Tabela 5 — Peso dos elementos estruturais e de elementos da via, fornecida pela COPANHIA VALE

Elemento Carga
Vigas longarinas e laje do tabuleirol 25 KN/m3
Blocosl 25 KN/m3
Canaletas, argamassa, guarda-corpo, lastro, trilhos e acessorios2 63,38kN/m
Transversinas intermedidrias (0,30m x 2,1m x 1,85m) 29,13 kN
Transversinas de apoio externo (0,50m x 3,4m x 2,20m) 102,92 kN
Transversinas de apoio interno (0,70m x 1.45m x 2,55m) 63,60kN
Refugio 8,29kN
Suporte s/ poste 33,65 kN

3.4. ACOES MOVEIS

3.4.1. Veiculos Padronizados para Pontes Ferroviarias

3.4.1.1. Trem-Tipo TB-360

Para a eleboracdo de projetos estruturais bem como verificagdes, pode-se utilizar trens-tipo
padronizados para representar a carga movel vertical. No Brasil, a norma NBR 7189 (ABNT, 1985)
estabelece, para o caso de ferrovia submetida a transporte de minério de ferro, o trem-tipo TB-360. As
caracteristicas desse veiculo podem ser observadas na Figura 76. Ressalta-se que as cargas q e q’

referem-se aos vagoes carregados e descarregados, respectivamente.

Q Q Q Q
CL q q q I | 9 q 9 q .9
] || 4
o AT 4 ey e h g eae T
B DLNPELEENILN ¢
Cargas Distancias
Q =360 kN; g =120 kN/m; q' = 20 kN/m a=100m;b=200m;c=2,00m

Figura 76 — Trem-tipo ferroviario TB-360
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3.4.1.2. Trem-Tipo COOPER E-80

Manuais internacionais como 0s da American Railway Engineering Maintenance of Way
Association (AREMA, 1997) apresentam os trens-tipo ferroviarios da série COOPER E. Para transporte

de minério de ferro pode-se utilizar o veiculo COOPER E-80, mostrado na Figura 77.

363,0 kN 363,0 kN
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L a bh.blbl ¢ bid bl a
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33220 mm
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i
=2438 mm b =1524 mm ¢ 2743 mm d— 1829 mm

Figura 77 — Trem-tipo ferroviario COOPER E-80
3.4.2. Veiculos Padronizados que Serao Utilizados no Programa Experimental

Para as analises numéricas serdo considerados trens que atualmente operam na “Estrada de
Ferro Carajas” (EFC) e que serdo adotadas posteriormente sendo denominados trens-tipo:
DESCARREGADO, OPERACIONAL E FUTURO respectivamente.

Sdo considerados trens-tipo de acordo com trés situacoes.
e Trem-tipo descarregado chamado DESCARREGADO
e Trem-tipo atual com vagoes carregados chamado OPERACIONAL CARREGADO
e Trem-tipo futuro carregado chamado FUTURO CARREGADO

Baseado em informacdes fornecidas pela VALE quanto a frota de locomotiva atualmente em
operagdo na EFC, optou-se por tomar como padrdo para a analise a locomotiva com maior
representacdo no grupo, sendo assim, optou-se pela Locomotiva DASH-9, o qual representa

aproximadamente 30 % do total da frota (Tabela 6).
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Tabela 6 — Frota em acéo, fornecida pela COMPANHIA VALE

CARACTERISTICAS TECNICAS LOCOMOTIVAS - EFC
SITUAGAD EM: ABRIL /2007

FROTA MODELO POT.BERUTA POT.LiQ. MOTOR qQTD. AN O FAER.
CI6-75
(DASH-71 3,600 2,600 FFOL16 GE0 39 1924,/1987
c4n
(ODASH-3] 4, 000 4,000 FFDLAG kL0 4 1989
G4 Gy
(OASH-9Y 4,400 4,374 FFOL1EMS0 55 19972001
GE C-5L65 &00 &00 MTASSS 1 1993
Shan-2 2,000 2,000 16-645 E3C 27 1924/1927
ShE0k 2,800 800 16-710 G234 2 199z
GM SOF Oyt 4,200 4,200  16-710 G3C 55 2001

TOTAL FROTA LOCOMOTIVAS EM DPERHGﬁD : 183
Ult ima atualizagdn: 20042 007 - Divida ou informagdo: Aberto Carlos Santos ([@66) 4920

Quanto ao tipo de vagdo usou-se 0 GDT que corresponde a 90 % da frota e sdo responsaveis
pelo transporte do minério. A distancia entre os eixos segundo informagdes fornecidas pela VALE é
dada conforme se observa na Figura 78 e 79 (com unidades em milimetros). Adotou-se a distancia

entre 0s eixos locomotiva-vagao igual a 3.111,6 mm, que corresponde a metade da distancia entre
locomotivas mais a metade da distancia entre vagoes.

2019321 2,91 10083, 84 29200930 830

Figura 78 —Desenho esquematico da Locomotiva DASH-9, fornecida pela COMPANHIA VALE

“l
HH = ||lo
L —
e | l2sa00
1 £3.532,00 -2.04d,
1.828,80 1.828.80

Figura 79 —Desenho esquematico do Vagdo GDT, unidades em mm, fornecida pela COMPANHIA VALE



75

3.4.2.1. Trem-tipo Operacional Atual

Veiculo ferroviario utilizado atualmente na Estrada de Ferro Carajas pela companhia Vale. Séo
aplicados basicamente dois tipos de composi¢des sendo uma composta por duas locomotivas frontais
seguidas de centro e quatro vagdes, mais uma locomotiva intermediaria e mais vagdes posteriores, 0
que corresponde a 80 % da frota em operagdo. Ha situacbes onde a posicdo da locomotiva
intermediéria varia sendo disposta no final da composi¢do. A outra composicdo utiliza as trés
locomotivas dispostas frontalmente e os duzentos e oito vagdes posicionados posteriormente. As
Figuras 78 e 79 mostram as distancias longitudinais em milimetros consideradas para estes tipos

locomotivas e de vagoes respectivamente.

3.4.2.2. Trem-Tipo Operacional Futuro

A empresa pretende trabalhar com dois modelos, onde o que diferencia basicamente é o nimero
de locomotivas entre os vagbes. Na primeira situagdo tem-se: 2 Locomotivas + 110 vagbes + 1
Locomotiva + 110 vagdes + 1 Locomotiva + 110 vagbes. Na segunda, a configuragdo € a seguinte: 2
Locomotivas + 110 vagbes + 2 Locomotivas + 220 vagdes. Os tipos de vagdes e locomotivas sdo 0s
mesmos adotados para o trem-tipo operacional atual. A Tabela 7 apresenta as cargas dos elementos dos

dois Gltimos trens-tipos mencionados.

Tabela 7 — Cargas das locomotivas e vagoes, fornecida pela COMPANHIA VALE

Situagdo | Locomotiva DASH9 | Vagdo GDT carregado | Vagdo GDT descarregado
Atual 30t/eixo (180t) 32,5t/eixo (130t) 5,25t/eixo (21t)

Futura 30t/eixo (180t) 40t/eixo (160t) 5,25t/eixo (21t)

3.4.3. Coeficiente de Impacto Vertical

As solicitagOes provocadas pelos pesos das cargas verticais em movimento sdo acrescidas de
efeitos dinamicos, geralmente denominados de efeitos de impacto. Nas pontes ferroviarias, de acordo
com PFEIL (1983), o impacto é originado pela acdo dindmica do deslocamento das cargas que impdem
aceleracdes na estrutura; pelas irregularidades na via-férrea e nas rodas; inclinagdo lateral variavel das
locomotivas e vagoes e forcas de inércia das rodas motoras. O efeito do impacto é representado por um
coeficiente multiplicador (¢) das acGes geradas estaticamente. Calculou-se o coeficiente de impacto
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conforme recomendagdes da NBR 7187 (ABNT, 2003) de acordo com a Equagédo 3.2, para pontes
ferrovidrias, resultando no valor de 1,356. Verifica-se que este coeficiente, segundo a equagdo, é
funcdo unicamente do vao tedrico (I), em metros, entre os apoios. A Figura 80 mostra a variacdo do
impacto para pontes ferroviarias e rodovidrias em funcdo do vdo, obtida através das equacdes

disponibilizada na norma nacional.

9=0, 001-(1600—60-\ﬁ+2,25-l) =1,376 (3.2)

—— Ponte rodoviaria
—— Ponte ferroviaria

1.48

ﬁ!fr:l}ﬁﬂla[lﬁ-ﬁﬂ—6‘]‘«4"':7+2,35-1’]

1.42

138
1.30

Coetliciente de impacto vertical ¢

L1l |#=1.4-0,007-]
1.12
1.06
""-.,\
1.00 =

00 60 120 180 240 30.0 360 42.0 480 540 60.0
Véo tedrico [ [m]
Figura 80 —Coeficiente de impacto vertical versus vao tedrico

3.4.4. AcBes Moveis Transversais

3.4.4.1.Acéo de Vento

A NBR 7187 (ABNT, 2003) recomenda o uso da NBR 6123 (ABNT, 1988), referente a acdo do
vento em edificios, ndo apresentando um procedimento especifico. Um método simplificado muito

utilizado na pratica, que ndo recorre diretamente a pardmentos da fluido-dindmica, esta presente na
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antiga NB-2 (ABNT, 1962), onde a acdo do vento pode ser considerada uniformemente distribuida,

horizontal e perpendicular ao eixo da ponte. Duas situacdes sdo previstas pelo codigo de 1962:

Ponte descarregada, onde a superficie de incidéncia do vento é a projecdo da estrutura

sobre o plano normal & direcdo do vento, com aplicacdo de uma carga distribuida de 1,5
KN/m?;

Ponte carregada, onde deve ser acrescida a superficie de incidéncia um painel de 3,2 m de
altura referente a incidéncia na lateral da composigdo ferroviaria, com aplicacdo de uma

carga uniforme de 1,0 kN/m?.

A acdo transversal do vento foi considerada atraves de um momento fletor por unidade de
comprimento longitudinal da ponte, aplicado no centro de gravidade da longarina. Para a determinacéo
deste momento unitario, considerou-se a a¢do do vento (pressdo de 100 kgf/m2 com a ponte carregada)

ao longo da altura do vagao (3,2 m), da base do lastro até o topo do trilho (0,77 m), e da longarina (3,3

m), como mostrado na Figura 81.

3200 mm
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Figura 81 — Consideragéo da agdo do vento
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3.4.4.2. Impacto Lateral

Devido a presenca de folgas entre o friso das rodas e o trilho, juntamente com o fato do trem
ndo possuir movimento retilineo, ocorrem choques nestas regides (CATAI, 2005). De acordo com a
NBR 7187 (ABNT, 2003), o choque lateral das rodas pode ser equiparado a uma forga horizontal
perpendicular ao trem-tipo, com um valor caracteristico igual a 20 % da carga do eixo mais carregado.
Deve ser aplicado na altura do topo do trilho. Este procedimento também foi empregado na memoria de
calculo do projeto. A Tabela 8 apresenta os valores dessa forca para os trens-tipo analisados.

Tabela 8 — Forca de choque lateral

Trem -Tipo Choque Lateral (tf)
COOPER E-80 7,26
TB-360 7,20
TTA carregado 6,50
TTF carregado 8,00

3.4.5. A¢des Moveis Longitudinais

Para considerar o efeito da forgca provocada pela frenagdo ou aceleracdo do trem-tipo sobre a
estrutura foi adotada apenas uma fracdo da carga movel no sentido longitudinal, sem considerar o
coeficiente de impacto, aplicada no topo dos trilhos. A NBR 7187 (ABNT, 2003), nas pontes
ferroviarias, recomenda o maior dos seguintes valores: 15 % da carga mével para a frenagdo ou 25 %
do peso dos eixos motores para a aceleragdo. Em termos dindmicos, supondo ser a forca de frenagem a
resultante na direcdo longitudinal e considerando a aceleracdo da gravidade igual a 9,85 m/s®, o valor
de 15 % para frenagdo representaria uma desaceleracdo uniforme do trem no valor 1,47 m/s®>. Na
memoria de calculo a consideracdo da forca de frenagem da-se apenas no encontro sendo dispensada
no restante da superentrutura. A Tabela 9 apresenta os valores da forca de frenagem adotados para 0s
trens-tipos.



Tabela 9 — Forca longitudinal de frenagem nos encontros

Trem-tipo Forca de frenagem (tf)
COOPER E-80 6.550,5
TB-360 6.600,0
TTA carregado 7.348,7
TTF carregado 9.044,5

3.4.6. AcOes de Natureza Autdgena (retracao e temperatura)
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S&o aquelas provocadas pelas deformacdes indiretas associadas aos fendmenos de variagdo da

temperatura e retracdo. Os efeitos da retracdo e da temperatura foram supostos considerando apenas o

encurtamento do material. De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2003), pode-se adotar o valor de 10

°C™para o coeficiente de dilatacdo térmica do concreto. Para a retracdo de pecas correntes de concreto

armado, a norma supracitada recomenda que se adote uma deformagéo correspondente a variagdo de

temperatura de 15 °C. A norma também recomenda uma variagdo de temperatura de 10 °C a 15 °C para

elementos com a menor dimenséo inferior a 0,5 m para representar o efeito somente da dilatacdo e/ou

encurtamento térmico. Para elementos cuja menor dimensédo € superior a 0,7 m esta oscilagdo pode ser

reduzida para 5 °C a 10 °C. Adotou-se, entdo, uma variacdo de temperatura de 25 °C para considerar 0s

efeitos da retragdo e temperatura sobre a estrutura. A Equacédo 3.3 foi utilizada para calcular os esforgos

horizontais equivalentes locados no topo de cada pilar.

H=a AT LK,

onde,

aé o coeficiente de dilatagdo térmica do concreto;

AT é a variacdo de temperatura;

L é a distancia do pilar ao engastamento do tabuleiro com o encontro;

Ki € a rigidez média do apoio/pilar.

(3.3)
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3.4.7. Aparelhos de Apoios em Neoprene

Os aparelhos de apoio constituidos de borracha sintética, denominada comercialmente de
neoprene, sdo em geral de dois tipos: simples e fretado. O primeiro é composto apenas pela borracha
enquanto que o segundo é formado por placas de borracha intercaladas por chapas de aco unidas por
vulcanizagdo, conforme mostrado na Figura 82. As chapas de aco servem como cintamento diminuindo

as deformacdes normais. Este é o tipo de aparelho existente na obra de arte em estudo neste trabalho.
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Figura 82 — Almofada de elastomero fretado (TEIXEIRA, 2009)
3.5. ESPRAIAMENTO DAS TENSOES NA LAJE

Além do peso préprio da massa do lastro, as tensbes no lastro sdo originadas pela passagem do
veiculo. A determinacgdo dessas tensdes e sua distribuicdo no lastro € muito importante na avaliagdo das
deformacdes e a capacidade de carga da laje.O &ngulo de espraiamento adotado na memdria de calculo
da OAE 50A ¢é de 45° com o plano vertical, tanto na direcdo transversal, quanto na dire¢do longitudinal,

como pode ser observado nas Figuras 83.
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Figura 83 —Espraiamento das cargas: a) na direcao transversal; b) na diregdo longitudinal
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3.6. PLANEJAMENTO, PREPARACAO E EXECUCAO DOS TRABALHOS DE

MONITORACAO

3.6.1. Analise Preliminar

Apobs a definicdo dos objetivos da campanha de monitoracdo a realizar, deve-se realizar uma
pesquisa da informagdo existente referente a estrutura com vista a definicdo do sistema de monitoracéo.

Esta anélise deve incluir:

i) Desenhos e célculos de projeto, memdria descritiva;

ii) Arquivos referentes a fase de construcdo da ponte e, em caso de existéncia, relativos a

obras de manutencdo ou reparacao;
iii) Relatorios de inspecdo com a descricdo do estado de conservacao da estrutura;
iv) Detalhes relativos a via existente sobre a ponte: altura do lastro, bitola, tipo de
trilho;

v) Informacdo relativa ao trafego ferroviério: caracteristicas dos veiculos, velocidades e

respectivos horarios;

vi) Requisitos por parte das entidades responsaveis pela exploracdo da linha ferroviéaria para

a realizagéo de ensaios;

vii) Detalhes relativos a equipamentos elétricos, de sinalizacdo e telecomunicacbes que

possam ser afetados ou afetarem os equipamentos utilizados na monitoragéo.

A partir da informacédo recolhida devera ser realizada uma andlise preliminar da estrutura de
forma a obter uma noc¢éo da reposta estrutural da ponte. Com vista a realizagdo deste objetivo deve-se
criar ou adotar um modelo numérico da estrutura, a andlise deve incluir as acfes atuais e futuras

esperadas para a estrutura.



82

3.6.2. Reconhecimento do Local da Monitoragédo

Antes da definicdo do sistema de monitoracdo a implementar, deverd sempre existir uma visita
ao local de forma a confirmar as informagOes recolhidas sobre a estrutura bem como identificar
condicionantes em termos da acessibilidade a estrutura. Nesta fase, e com base na analise preliminar,
devem-se analisar 0s possiveis pontos de monitoracdo e avaliar as respectivas ineréncias: comprimento
de cabos, tipos de sensores a utilizar, localizacdo do sistema de aquisicdo, etc. Outro aspecto relevante
na monitoracdo de pontes ferroviarias prende-se com a seguranca, nesta etapa devem-se prever
possiveis medidas de seguranga que possam ser necessarias como por exemplo a necessidade de
afrouxamento ou interrupgdo do trafego para a instalacdo de equipamentos, sinalizagdo relativa a

execucdo dos trabalhos, meios de comunicacéo relevantes, etc.

3.6.3. Monitoragéo das Deformagdes

3.6.3.1. Instrumentacdo do Tubuléo

Foi monitorado o tubuldo T7 correspondente ao bloco B2 a aproximadamente 2,5 m da face
inferior do bloco de fundagdo, como mostra a Figura 84. No tubuldo T7 foram posicionados quatro
extensdmetros elétricos de resisténcia na superficie do concreto para medir as deformacdes do tubul&o,
a Figura 85 mostra as posi¢des dos extensdmetros.

Figura 84 — Extensometria no tubuldo T7
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l BLOCO B2

Figura 85 —Posicionamento dos extensémetros no tubuldo T7

3.6.3.2. Instrumentacgéo da Laje

O tabuleiro foi monitorado em dois pontos na superficie superior do concreto, na mesma se¢do
transversal, no meio do vdo (ha 7,5 m do eixo B2) entre o encontro E2 e 0 bloco B2 e um no ago na
parte superior do tabuleiro sobre a longarina direita (sentido Carajas — S&o Luis) no apoio (hd 2,85 m
do eixo B2), entre 0 encontro E2 e o bloco B2. Tambeém foram colocados extensémetros nas misulas na
secdo transversal no meio do vao e do apoio proximo ao B2 (Figuras 86 a 88).

Figura 86 — Extensometria no concreto sobre o tabuleiro no meio do vao
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Figura 87 — Posicao dos extensdmetros no tabuleiro no meio do védo e no apoio: a) vista longitudinal e inferior;
b) secdo transversal

Figura 88 — Posicao dos extensdmetros na parte inferior do tabuleiro
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3.6.3.3. Instrumentacéo da Viga Longarina

A longarina esquerda (sentido S&o Luis — Carajas) recebeu, além de extensdmetros no concreto,
em sua superficie superior no meio do véo e inferior no encontro E2 e no apoio B2, extensémetros na
armadura longitudinal no meio do vao e nos estribos no encontro E2 e no apoio. As deformacgdes
medidas foram utilizadas para estimar os esforgos da longarina, de acordo com o carregamento no

tabuleiro. As Figuras 89 e 90 mostram as disposicdes dos extensémetros.

Figura 89 — Extensometria da viga longarina
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Figura 90 — Posi¢do dos extensdmetros em vista longitudinal

3.6.3.4. Instrumentacao dos Trilhos

Foram posicionados extensdmetros sobre os trilhos TEL e TE2 referentes aos encontros E1 e
E2, distanciados entre si 39,60 m, com o objetivo de medir as deformagOes decorrentes com a entrada
da composigdo sobre a superestrutura. Os extensdmetros foram dispostos transversalmente na alma do
trilho (Figuras 91). Com o objetivo de determinar o instante em que a composigéo entra e sai da ponte.

Figura 91 — Posicdo dos extensémetros sobre: a) o trilho TE1; b) o trilho TE2
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3.6.4. Monitoragéo das Vibragdes

Nos ensaios experimentais de vibracgdo realizados na ponte em estudo foram utilizados um total
de vinte e oito medidas de acelerdmetros piezo-elétricos de baixa freqliéncia (ICP) distribuidos em dois
arranjos, apresentados nas Figuras 92 e 93. Em cada um desses arranjos foi instrumentado um trecho do
tabuleiro da estrutura.

No primeiro arranjo (A), foram colocados quatorze acelerdémetros (Figura 92) e no segundo
arranjo (B), foram colocados quatorze acelerdmetros (Figura 93). Foram dispostos de modo a
determinar os primeiros modos de vibragdo da estrutura. Em todos os ensaios realizados na estrutura
em estudo foi utilizado o proprio trem trafegando ao longo da ponte como fonte de excitacdo.Para
coletar as respostas medidas nesses ensaios foram utilizados dois sistemas de aquisi¢cdo de dados com
dezesseis canais cada, como mostra a Figura 94.
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Figura 92 — Disposicao das placas de acelerdmetros do arranjo 1 (A)
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4. MODELAGEM COMPUTACIONAL

4.1. CONSIDERACOES GERAIS

A avaliacdo dos riscos potenciais que possam comprometer a integridade de uma ponte esta
relacionada a investigacdo das incertezas sobre seu comportamento quanto a ocorréncia de possiveis
estados limites ultimos ou estados limites de utilizacdo. Neste sentido, qualquer planejamento de
investigacdo da estrutura requer a busca de informagdes qualitativas e quantitativas baseadas na
observacao direta da degradacdo dos materiais, danos estruturais, dados do histérico de manutengoes e
intervencdes, bem como dados baseados em ensaios cientificos e modelos tedricos. O estudo dos
defeitos estruturais comeca pela deteccdo dos danos visiveis, 0 que demonstra a importancia das
inspecBes visuais no mapeamento dos aspectos criticos da estrutura e na escolha das frentes de
investigacdo. Nesta fase, podem ser reveladas irregularidades geométricas resultantes de deformacdes
anteriores e/ou fases da construgéo e zonas de concentracdo elevada de tensfes de compressdo que
manifesta areas de esmagamento, ou de tracdo, pelo surgimento de padrdes de fissuracao relacionados a
flexdo, torgdes, cisalhamentos e fendilhamentos que, em conjunto com a investigacdo das condigdes do

terreno, podem indicar as causas dos danos.
4.2. INDICACOES PARA SIMULACAO TEORICA DO COMPORTAMENTO ESTRUTURAL

4.2.1. Esquema Estrutural a Ser Adotado

O comportamento de qualquer estrutura é influenciado por trés fatores principais: a forma e as
ligacOes dessa estrutura; os materiais de construcdo; e as forcas, aceleracdes e deformagdes impostas.
Tal comportamento é geralmente complexo para ser completamente representado num modelo tedrico,
sendo necessario representa-lo por um “esquema estrutural” simplificado, ou seja, por uma idealizagdo
que tenta representar, com 0 necessario grau de precisdo, como a estrutura resiste as diversas acoes.
Este esquema estrutural, que pode apresentar diferentes niveis de complexidade, mostra como a
estrutura transforma as acgOes em tensOes e garante a estabilidade. Pode ser modificado em
consequéncia de danos (fissuragdo, etc.), de reforgcos, ou de outras modificagdes da estrutura que
podem influenciar no seucomportamento. O esquema usado na analise estrutural €, habitualmente, um
compromisso entre um que seja muito aproximado a realidade mas demasiadamente complexo para 0s

calculos e outro mais facil de calcular, mas afastado da realidade. Atencdo especial deve ser dada as



90

ligagBes e bases da estrutura no que se refere a definicdo das propriedades mecénicas de elementos

como aparelhos de apoios e interagcdes com o solo.

Definido o esquema estrutural adequado, parte-se para atribuicdo de caracteristicas mecanicas
para 0s materiais e dos carregamentos que devem ser langados criteriosamente analisando as
combinagdes mais provaveis. Nas sec¢Oes a seguir, descrevem-se algumas acfes atuantes em pontes de

geometria retilinea com apenas uma via-férrea.
4.2.2. AcgBes Atuantes em Uma Ponte Ferroviaria de Concreto Armado

Os tipos de acOes atuantes em pontes de concreto armado e protendido, que devem ser
consideradas nos critérios de projeto, sdo fixados pela NBR 7187 (ABNT, 2003). No que se refere as
acOes de natureza permanente, podem ser determinadas a partir do peso préprio da estrutura e das
sobrecargas permanentes ndo estruturais tais como lastro, trilhos e acessorios, dormentes, guarda-
corpos, entre outros, calculados a partir de seus volumes e peso especificos dos materiais. Para o
concreto simples, concreto armado e lastro ferroviario ou solo imido, podem ser adotados os valores de
24 kKN/m®, 25 kN/m® e 18 kN/m® para seus pesos especificos aparentes, respectivamente. Na auséncia
de indicacdes precisas, 0 codigo nacional recomenda que seja adotado um peso linear de 8 kN/m, para
considerar a carga referentes aos dormentes, trilhos e acessorios. As acdes de carater transitorio como
vento, temperatura e principalmente cargas moveis devido aos veiculos, ocorrem com magnitude de
grande variacdo ao redor de média e, no caso de probabilidade alta de ocorréncia, devem ser
consideradas obrigatoriamente nos modelos de comportamento.Dependendo do tipo de estrutura,
também podem ser consideradas as acdes provenientes do empuxos de terra, empuxos de agua caso

exista, forcas de protencao, retracdo, fluéncia e deslocamentos de fundacdes.
4.3. DESCRICOES DOS MODELOS TEORICOS

4.3.1. Modelo |

No modelo inicial adotou-se o valor de 18 MPa para a resisténcia caracteristica do concreto fck
em conformidade com o memorial descritivo de célculo da estrutura. Primeiramente utilizou-se um
mddulo de elasticidade longitudinal do concreto da supererestrutura e mesoestrutura, de acordo com a
norma vigente de 27,5 GPa, segundo NBR 6118 (ABNT, 1978), correspondentes ao fgadmitido.
Ressalta-se que na descrigdo do célculo da estrutura foi adotado para os mesmos elementos o valor de
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27,5 GPa lancado no programa utilizado pelo projetista para estimar os esfor¢os internos. A massa
especifica adotada para o concreto estrutural foi de 25 kN/m® e o coeficiente de Poisson (v) igual a
0,2.No desenvolvimento dos estudos da estrutura foram adicionados os aparelhos de apoio respeitando
as consideracdes do projeto. As hipdteses admitidas neste primeiro modelo foram mais simplificadas,
considerando que os tubulbes estdo perfeitamente engastados nas bases da mesma maneira que a
superestrutura esta nos encontro E2 e simplesmente apoiada no encontro E1. Este procedimento reduz
sobremaneira 0 niamero de elementos finitos utilizados facilitando o processamento da estrutura. A
decisdo para tal respalda-se no fato de que em testes realizados com um ndmero restrito de casos de
cargas, as diferencas entre os esforgos internos avaliados em um mesmo elemento comum aos dois
modelos eram muito pequenas sendo mais notaveis nas frequéncias e nos modos naturais de vibracao.
Assim, decidiu-se utilizar o modelo com vinculos simplificados para atender a analise estatica, onde as
massas e as rigidezes da estrutura sdo os parametros governantes, como ilustrado na Figura95. O
software utilizado oferece o detalhamento dos esfor¢os e deslocamentos em cada um dos elementos

concebidos.

Figura 95 — Geometria do modelo e condicdes de vinculagéo consideradas no Modelo |

Os elementos de barra que representam a longarina foi discretizada a cada décimo de véo,

devido uma futura comparagdo com as se¢cdes da memaria de célculo. A variacdo da secdo transversal
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visualizada na figura acima representa a variacao da largura da alma de 0,35 m para 0,75 m, devido o

aumento do esforco cortante na regido proximo aos apoios (bloco B2 e Encontros E1 e E2).

é de 0,35 ma 0,70 m, conforme pode ser visto na Figura 96.
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4.3.1.1. Propriedade das Secdes
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As bases das longarinas sofrem variagdes no sentido de seus eixos longitudinais. Essa variacao
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Figura 96 — Se¢do n da ponte sobre o rio Mée Maria: (a) longarina 0,35 m; (b) longarina 0,70 m

Em virtude de se estar trabalhando com modelo de barras, onde o conjunto longarina — tabuleiro

é representado por uma Unica barra, é invidvel a representacdo das transversinas neste modelo. Por isso,

foi considerado no modelo computacional apenas as cargas provenientes do peso préprio das

transversinas que foram aplicadas como cargas concentradas.

4.3.1.2. Condigdes de Vinculo

Nesta ponte ndo ha pilares e as vigas longarinas sdo assentadas sobre os blocos de fundagédo

constituidos por tubuldes considerados engastados. Na regido dos encontros as longarinas foram

consideradas simplesmente apoiadas no encontro E1 e engastadas no encontro E2. No bloco B2 as

vigas estdo apoiadas sobre elementos de mola para simular o aparelho de apoio presente no topo do

bloco. A Figura 97 mostra a idealizagdo dos aparelhos de apoio e a Tabela 10 apresenta as rigidezes a
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esforcos e a rotagdes do aparelho neoflon. O coeficiente de elasticidade transversal do neoprene

utilizado foi de 1,0MPa e coeficiente de Poisson (v) de 0,5.

Barras na direcdo do
C.G do tabuleiro

50

Barra Rigida

70 50

Mola para simular os
aparelhos de apoio

Barra do Bloco

Barra Rigida

170

Figura 97 — Simulag&o das barras e do aparelho de apoio

Tabela 10 — Rigidezes do aparelho de apoio

Direcédo Rigidez (kN/m)
Axial (direcéo y) 1043000
Cisalhamento em x 1094
Cisalhamento em z 1094

Rotacdo em torno de y 92970

Rotagdo em torno de x 885800
Rotagdo em torno de z 88680000

4.3.2. Modelo 11

O Modelo | apresentava uma modelagem unicamente representada por elementos do tipo

“Frame” (tabuleiro, vigas longarinas e o bloco B2, assim como os seus tubuldes). O Modelo I

apresenta além da modelagem em barra, os encontros E1 e E2 modelados em “shell”, os blocos B1, B2

(feito em barra no modelo 1) e B3 modelados em “solid”, tubuldes em *“frame” e molas “springs” que

simulam a interacdo do tubuldo com o solo e as resisténcias laterais e de ponta. A Figura 98 e 99

mostram em detalhe a disposicdo do Modelo Il. Para simular as fundagbes no modelo completo,
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utilizou-se o fx de 15 MPa, em conformidade com o projeto, resultando num moédulo empirico de 21,7

GPa de acordo com a norma de projeto vigente.

Figura 98 — Modelagem computacional (indicando a se¢éo dos “frames”)

Figura 99 — Modelagem computacional (sem a indicacdo das se¢fes dos “frames”)
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Para a simulagdo dos encontros no modelo completo utilizou-se elementos de superficie,
“shell”, conforme mostrado na Figura 100, com espessuras de 300mm para as paredes laterais e
300mm para as transversais com excecdo da parede frontal, onde o tabuleiro é engastado, para a qual
adotou-se 800mm. A discretizacdo totalizou 1.098 elementos de &reascomputando as paredes e 0
tabuleiro no encontro E1 e 1.932 no encontro E2. Nado foram modeladas as lajes de transicdo e as

cortinas de contencdo do aterro na parede transversal posterior.

Figura 100 — Discretizagdo em elementos shell: a) do encontro E1; b) do encontro E2

No modelo onde ha blocos de coroamento dos tubulbes foram utilizados elementos sélidos, com
as discretizaces, totalizando 1.880 sélidos para o bloco B1, 208 para o bloco B2 e 1.856 para o bloco
B3 (Figura 101), dispostos de maneira a possibilitar os corretos posicionamentos das ligagcdes dos

tubulGes neles engastados e com as paredes dos encontros.

Figura 101 —Discretizagcdo em elementos solids do bloco de coroamento sob os encontros: a) B1; b) B2; c) B3
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Os tubuldes foram modelados em elementos do tipo “frame”, com profundidades de 7,5 m (sob
0 bloco B1), 11,0 m (sob o bloco B2) e 7,0 m (sob o bloco B3). O fuste (B1) foi discretizado, em sete
elementos e a saia em duas, o fuste (B2) em dez elementos e o fuste (B3) em seis elementos. Em torno
de cada nd foram dispostas molas com rigidezes distintas entre asdire¢des vertical e horizontal, a fim
de simular a interferéncia do solo. A Figura 102 mostra o aspecto tridimensional e a discretizagcdo dos

tubulbes sob os blocos B1, B2 e B3 respectivamente.

Figura 102 —Discretizacdo dos tubuldes em elementos “frame”: a) B1; b) B2; c) B3

4.3.2.1. Propriedade das Secdes

A modelagem das secdes segue todos o0s requisitos exigidos em projeto. Foram modeladas
quatro sec¢Oes diferentes, no sentido E1 ao B2, as se¢Oes ficaram discretizadas da seguinte forma: base
da longarina com espessura de 700 mm (Figura 103a); base da longarina com espessura de 555,7 mm
(Figura 103b); base da longarina com espessura de 411,3 mm (Figura 103c); base da longarina com

350mm (Figura 103d).

g = = b) o) 3 d)

Figura 103 — Se¢éo « da ponte sobre o rio Mde Maria com suas seguintes varia¢des na base das longarinas
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4.3.2.2. Condigdes de Vinculo

Os aparelhos de apoio “neoprene fretado” continuam com as mesmas propriedades vistas no
Modelo I. Foram inseridos aos tubuldes molas “springs”, espacados a cada 1,0 m de profundidade do
solo, com o objetivo de simular apoios elasticos e a interferéncia do solo nas fundagdes conforme

mostrado na Figura 104.
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Figura 104 — Detalhe das molas fixadas aos tubuldes
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4.3.3. Modelo 111

O Modelo Il é uma complementagdo do Modelo Il que possui uma modelagem em frames
unicamente das longarinas, substituidas por uma modelagem em casca, para uma melhor compreensao
das andlises modais e esforcos, contudo suas propriedades e se¢fes ndo foram alteradas. As Figuras
105 a 108 mostram um detalhe da estrutura modelada no programa SAP2000®.
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Figura 105 — Vista lateral do modelo 11l

Figura 106 — Vista tridimensional do modelo 111
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Figura 107 —Modelagem do encontro em shell

Figura 108 — Modelagem do tabuleiro em shell

Os blocos de coroamento e tubuldes permaneceram inalterados em relagédo ao Modelo 11, sendo
obedecidas todas as prescricbes de projeto, como: cotas, secdes transversais e propriedades dos
materiais. Os aparelhos de apoio “neoprene fretado” continuam com asmesmas propriedades vistas no
Modelo II.
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4.4, VERIFICACAO DO PROJETO DA ESTRUTURA SEGUNDO AS PRESCRICOES

NORMATIVAS VIGENTES

Esta dissertacdo apresenta os resultados referentes a verificagdo do projeto das longarinas,
segundo as prescricdes normativas vigentes, da Obra de Arte especial n® 50A. Sdo apresentados 0s
resultados correspondentes aos estados limites ultimos de ruina por flex&o e cisalhamento, e analise de

fadiga associada a flexdo de uma longarina (referente & metade da secdo da super-estrutura).

4.4.1. Determinacéo dos Esforgos Solicitantes nas Longarinas

4.4.1.1. Esforgos Internos Permanentes

Foram consideradas as cargas permanentes (correspondentes ao peso préprio das longarinas,
transversinas, reflgios, lastro, trilhos, acessorios, etc.) e as cargas moveis separadamente,
correspondentes aos diversos trens tipos em estudo (Cooper E80, Operacional Carregado, Futuro
Carregado, e trem Operacional Descarregado). A Figura 109 e a Figura 110 apresentam,
respectivamente, os diagramas de momento fletor e esforco cortante, devidos ao carregamento

permanente, obtidos com o0 modelo numérico desenvolvido no programa SAP2000.
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Figura 109 —Diagramas de momento fletor na super-estrutura devido a carga permanente (valores

caracteristicos)
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Figura 110 — Diagramas de esforgo cortante na super-estrutura devido a carga permanente (valores

caracteristicos)

4.4.1.2. Historico de Esforgos Devido ao Carregamento Movel

Para a determinagé@o dos esforgos solicitantes na longarina (momento fletor e esforgo cortante)

subdividiu-se cada um dos vaos em dez partes, resultando em 21 se¢des, de forma similar ao realizado

na memoria de calculo. A titulo de ilustracdo, a seguir apresenta-se a variacdo dos esforgos para a se¢ao

S21 obtidos do programa SAP2000, correspondente ao ponto de engaste do tabuleiro no encontro E2,

considerando-se varios trens tipos sem cargas permanentes. Os histéricos de carregamentos das outras

secOes também foram obtidos, mas apenas as respectivas envoltorias sdo apresentadas.
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a) Trem Tipo Cooper E80

A Figura 11lapresenta a variagdo do momento fletor e a Figura 112 apresenta a variacdo do

esforgo cortante na se¢do S21 do tabuleiro devido a passagem do trem tipo Cooper E80 Carregado.
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Figura 111 — Histérico de momento fletor na secdo S21
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Figura 112 — Histérico de Esfor¢o Cortante na se¢do S21
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b) Trem tipo Operacioanal Carregado

A Figura 113 apresenta a variacdo do momento fletor na secdo S21 e a Figura 114 apresenta a
variacdo do esforco cortante na se¢do S21 devido a passagem do trem tipo Operacional Carregado.

500 1000 1500 2000 2500 3000 3500
posicao dafrerte do trem (M)

Figura 113 —Momento Fletor na segdo S21
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Figura 114 — Esforco Cortante na se¢do S21



¢) Trem Tipo Descarregado

104

A Figura 115 apresenta a variacdo do momento fletor e a Figura 116 apresenta a variagdo do

esforgo cortante na se¢do S21 devido a passagem do trem tipo Descarregado.
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Figura 115 — Momento Fletor na se¢do S21
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Figura 116 —Esforco Cortante na se¢do S21
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d) Trem Tipo Futuro Carregado

A Figura 117 apresenta a variacdo do momento fletor e a Figura 118 apresenta a variagdo do
esforgo cortante na se¢do S21 devido a passagem do trem tipo Futuro carregado.

-
.
o g W . A

0] 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500
posicao da frerte do trem (m)

Figura 118 — Esforco Cortante na se¢do S21
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4.4.2. Envoltoria dos Esforgos Solicitantes nas Longarinas

Os histdricos de esforcos solicitantes devidos as cargas moveis foram obtidos para todos os
trens tipos em estudo, e para as vinte e uma secOes analisadas. Entretanto, serdo apresentadas as
envoltorias apenas da secdo S21. As envoltorias de momento fletor e de esfor¢o cortante foram
determinadas considerando as combinac¢des de cargas com coeficientes de majoracdo propostos pela
NBR 6118 (ABNT, 2003).Tais combinagdes séo descritas a seguir. Foram feitas duas combinagdes de

cargas, uma delas considerando as cargas permanentes como desfavoraveis e outra as considerando
como favoraveis:

F, =14F, +14F, W
F, =10F, +L14F,

onde F, corresponde as cargas permanentes e F, corresponde as cargas moveis (referentes ao

trem tipo), ja& multiplicado pelo coeficiente de impacto.A consideragdo das duas combinacgdes acima se
faz necessaria por se tratar de um sistema estrutural de viga continua aonde as cargas permanentes de
um vdo podem aliviar os momentos fletores nos vaos adjacentes. A Figura 119e a Figura 120
apresentam as envoltorias de esforgo cortante e momento fletor, respectivamente (considerando o valor

mais critico de acordo com as equacdes acima).

Envoltorias de Esforco Cortante - Longarinas
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Figura 119 —Envoltoria de esforgos cortantes Ultimos na super-estrutura (Carga permanente e movel)
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Comparando os diagramas mostrados na Figura 4.27 e na Figura 4.28, conclui-se que:

e Os esforcos referentes ao trem tipo operacional carregado sdo, em geral, inferiores ao

do trem tipo Cooper E80 (salvo em algumas se¢des);

e Os esforcos referentes ao trem tipo futuro carregado séo, em geral, ligeiramente
maiores do que os esfor¢os correspondentes ao trem tipo Cooper E80 (salvo em
algumas secoes);

Envoltérias de Momento Fletor - Longarina —— OperacionalCarregado
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-10000 A f
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B
= -5000
=
D
o 0 = :
8
c
@
IS
O 5000
p v
10000
0 5 10 15 20 25 30 35 40

X(m)
Figura 120 — Envoltdria de momentos fletores Gltimos na superestrutura - Carga permanente e movel

4.4.3. Determinacéo da Capacidade Resistente Ultima das Secdes

4.4.3.1. Metodologia Empregada

Para a determinacdo da capacidade resistente Gltima a flexdo, foi empregado o modelo de
secaodiscretizadas em fibras, tanto para anélise em servico como em ruina, considerando as relacfes
constitutivas ndo lineares do concreto e do aco de acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2003), com base
na hipétese de secdoplana. Para analise da secdo em ruina sob flexdo, consideram-se os dominios de
dimensionamento da NBR 6118 (ABNT, 2003).
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A titulo de ilustragdo, a Figura 121 mostra uma representacdo da se¢do S21, indicando as
armaduras positiva e negativa da longarina, e as armaduras de pele (costela). Além disso, sdo indicadas
também as armaduras longitudinais (na direcdo do eixo da ponte) da laje, atuando como mesa da seg&o.

A Figura 122 apresenta o diagrama momento curvatura da se¢do S21.
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Figura 122 — Diagrama momento curvatura da se¢do do encontro E2 da laje
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A Figura 123 apresenta o diagrama de interacdo da secdo S21. Na figura sdo indicados o0s

valores dos momentos resistentes, maximo (positivo) e minimo (negativo), para uma forga axial nula.
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Figura 123 — Diagrama de interacgdo da se¢do S21

4.4.3.2. Capacidade Resistente Ultima & Flexdo e ao Cisalhamento das Secdes

A Figura 124 mostra as envoltérias de momentos fletores solicitantes de projeto, juntamente
com uma curva representando a capacidade resistente Ultima a flexdo das se¢Ges dispostas ao longo do
tabuleiro. Observa-se que a capacidade resistente Gltima é muito superior aos esforcos solicitantes de

projeto, devido ao fato de o projetista ter considerado o fator kf associado a fadiga.

A Figura 125 mostra as envoltorias de esforco cortante solicitantes de projeto, juntamente com
curvas representando a capacidade resistente ultima ao cisalhamento das se¢des dispostas ao longo do
tabuleiro. Observa-se que a capacidade resistente Gltima é muito superior aos esforcos solicitantes de

projeto, devido ao fato de o projetista ter considerado o fator kf associado a fadiga.
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Figura 124 — Envoltoéria de momentos fletores solicitantes de projeto e capacidade resistente das se¢des
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Figura 125 — Envoltorias de esforgos cortantes solicitantes de projeto e capacidade resistente das secdes
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4.4.4. Determinacdo da Vida Ultil a Fadiga das Secdes

Para determinagdo da vida Util & fadiga da longarina, considerou-se, inicialmente, a variacao de
momento fletor devido ao trem tipo Operacional Carregado, Futuro Carregado e Descarregado. A partir
da variacdo do momento fletor, é possivel determinar as deformagcfes em tensdes em um ponto

qualquer da secéo.

A Figura 126 e 127 apresentam as varia¢Oes teoricas das deformagdes, respectivamente, no
concreto e na armadura, da se¢do S21, devido a passagem do trem tipo Operacional Carregado. As
coordenadas indicadas na legenda da Figura 126 indicam a posi¢do (altura) da fibra de concreto
analisada em relacdo a face inferior da se¢do. De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2003) e o CEB 90,
devem ser determinadas as tensdes maximas e minimas em uma regido nao superior a 300mm dos
bordos da se¢éo. Por esta razdo, na figura sdo mostradas quatro curvas correspondendo aos bordos e a
fibras localizadas a 300mm dos bordos superior e inferior da longarina.
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Figura 126 —Variaces teoricas das deformag6es no concreto da se¢do S21 da longarina, devido a passagem do

trem tipo Operacional Carregado
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Figura 127 —VariagOes tedricas das deformacdes da armadura da secdo S21 da longarina, devido a passagem do

trem tipo Operacional Carregado

A Figura 128 e 129 apresentam, respectivamente, as tensdes tedricas de compressdo no concreto
e as tensbes tedricas na armadura da secdo S21, devido a passagem do trem tipo Operacional

Carregado.

Looo | ¥{l)= +000 m
W= H30m

-2000

-3000

Tensan (KHim*)

-4000

-5000

-6000

] 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500
Terupo (s)

Figura 128 —Tens0es tedricas no concreto da S21 devido a passagem do trem tipo Operacional Carregado
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Figura 129 —Tens0es tedricas na armadura da se¢do S21 devido a passagem do trem tipo Operacional Carregado

Para uma andlise preliminar de fadiga, consideram-se os critérios da NBR 6118 (ABNT, 2003).
De acordo com esta norma, a verificacdo da fadiga do concreto é satisfeita se as méximas tensdes de
compressao no concreto (corrigidas em funcdo do gradiente de tensbes de compressédo) ndo superar
uma tensdo limite de fadiga fearg = 0,45 foq. Esta verificacdo é representada na Figura 130, onde a

tensdo corrigida é apresentada em médulo (com o sinal positivo indicando compressao, neste caso).

Considerando a tensdo de resisténcia caracteristica do projeto de f. = 18 MPa, e um coeficiente
de minorag&o da resisténcia dey. = 1,4, a tensdo limite de fadiga é fqnqd = 5,78 MPa. Assim, de acordo
com a NBR 6118 (ABNT, 2003), apenas as tensdes oriundas do carregamento permanente j& estariam
muito proximas deste valor limite, na secdo S21. Deve-se ressaltar que este critério é bastante

conservador, pois ndo considera, de fato, as variagdes das tensoes.
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Tersao mex fadiga concr. NBR6118 embase da secao
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Figura 130 —Comparagé&o da tensdo corrigida no concreto e a tensdo limite de fadiga imposta pela NBR 6118
(ABNT, 2003)

Conforme j& mencionado, deve-se ressaltar o fato da secdo “23.5 Estado limite Gltimo de
fadiga” da NBR 6118 (ABNT, 2003), ser baseada da se¢do “6.7 Ultimate Limit State of Fatigue” do
CEB-FIP Model Code 90, o qual apresenta seqliencialmente trés métodos para verificacdo de projeto,
com niveis crescentes de refinamento e precisdo. Infelizmente, para a verificagdo da fadiga do
concreto, a NBR 6118 (ABNT, 2003) apresenta apenas 0 método mais simples, e conseqlientemente
mais conservador. Por outro lado, o CEB90 recomenda a utilizacdo do método mais simplificado

apenas como uma analise preliminar, caso o0s outros dois métodos mais refinados ndo sejam utilizados.

Assim, por esta razdo, embora o critério de fadiga da NBR 6118 (ABNT, 2003) tenha sido
atendido para a secdo em questdo, adicionalmente foi realizada uma andlise mais refinada de acordo
com o CEB 90, e os resultados obtidos desta anélise sdo apresentados a seguir.Para a utilizacdo deste
método mais refinado, o proprio CEB 90 sugere a utilizacdo do algoritmo de “Rain flow” para
contagem de ciclos. Utilizando esse algoritmo, pode-se fazer uma contagem de ciclos de tensdes tanto
no concreto quanto nas armaduras. A partir da contagem de ciclos obtida com o algoritmo de “Rain
flow”, pode-se proceder a analise de fadiga de acordo com o CEB 90.
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Os resultados da analise de fadiga ou os danos da se¢do mais solicitada (S21) referente ao trem
tipo Operacional é determinado de forma independente para cada elemento (armadura e concreto) e
considera-se que o dano da se¢do é o maior dos danos dos elementos individuais. A vida util foi
expressa em pares de trens (blocos de carregamento) e em anos, considerando a passagem de dezoito
trens por dia.

Foi observado que os danos dos elementos da secéo s&o baixos, exceto para o concreto da face
inferior da secéo, que se encontra bastante comprimido, devido as fibras de concreto estarem sujeitas a
tensdes iniciais consideraveis (carregamento permanente) sofrendo grandes variacdes de tensdes com a
passagem da carga movel. Ja para o trem tipo Futuro Carregado, observou-se que o elemento com
maior dano correspondeu a armadura da face inferior e ao concreto da face inferior da se¢cdo. Em

funcdo disto, matematicamente a OAE 50A ndo apresentara problemas com a fadiga.



116

5. RESULTADOS EXPERIMENTAIS E
COMPARACAO

5.1. CONSIDERACOES GERAIS

Muitos paises atualmente dedicam uma parte consideravel de seu orgamento de construcdo para
restauracdes, reparos e manutencdo de estruturas antigas, ao invés de novas construgdes. O impacto
econémico previsto para uma ampla recuperacdo dessa infraestrutura tem lecado a um interesse
crescente pelo aperfeicoamento de métodos de ensaios ndo destrutivos para avaliar estruturas de
concreto MEHTA e MONTEIRO (2008).

O presente capitulo apresenta os resultados dos ensaios esclerométricos (ndo-destrutivos),
usados para estimar a resisténcia do concreto por meio da medida da dureza superficial e os resultados
das caracteristicas dos corpos-de-provas retirados dos elementos estruturais da OAE (ensaios
destrutivos), comparados com as norma brasileira (NBR 6118) e com a norma europeia (CEB) e em
seguida sdo mostrados os resultados das deformacgdes dos EER’s e comparados com as deformacgoes

tedricas obtidas a partir do programa SAP2000.
5.2. RESULTADOS DA CARACTERIZACAO MECANICA DO CONCRETO

O método de avaliagdo da dureza superficial consiste em impactar uma superficie de concreto,
com uma dada energia de impacto, e entdo, medir a impressao superficial no concreto apds o impacto.
A esclerometria € um método simples e oferece um meio rapido e barato de avaliar a uniformidade do
concreto endurecido “in loco”.Para se atingir bons resultados nos ensaios esclerométricos foi essencial
a utilizacdo do aparelho denominado pacometro para identificar as delaminagbes no concreto. Os
resultados obtidos nos ensaios de esclerometria de cada elemento estudado “in loco”, dos nove pontos

de aplicacdo e a média entre eles, sdo apresentados na Tabela 11.
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Tabela 11 — Resultado dos ensaios de esclerometria

Longarina | f. MPa Laje f. MPa Bloco B2 f. MPa

1 60 1 61 1 52

2 52 2 61 2 48

3 42 3 61 3 52

4 54 4 60 4 55

5 62 5 65 5 54

6 62 6 61 6 52

7 56 7 63 7 56

8 56 8 63 8 54

9 42 9 63 9 54
Média 54 MPa Média 62 MPa Média 53 MPa
Encontro2 | f. MPa Encontro1l | f. MPa Tubuldo T7 | f. MPa

1 60 1 56 1 43

2 58 2 46 2 46

3 59 3 59 3 43

4 62 4 50 4 42

5 62 5 60 5 47

6 62 6 58 6 37

7 62 7 50 7 45

8 61 8 56 8 42

9 59 9 55 9 42
Média 61 MPa Média 54 MPa Média 43 MPa

Para a extracdo de testemunhos, deve-se ter claramente os objetivos da atividade, tanto para
escolhas dos locais onde serdo extraidos os testemunhos quanto para analise dos resultados. A extracdo
concistiu na retirada das amostras de concreto dos elementos (encontro, laje e longarinas), com o
objetivo de avaliar os resultados das resisténciasdo concreto e compara-loscom 0s ensaios de

esclerometria e do especificado no projeto, para fins de avaliagcdo da seguranca estrutural.

Os corpos-de-prova foram extraidos sem a presenca de barras de aco, 0 que em nenhum caso €
aceito. A localizacdo das barras de aco no interior do concreto foram realizadas com o uso do
equipamento eletromagnético conhecido como pacdmetro. A NBR 7680 (2007) e a NM 69 (1996)

relatam que os testemunhos devem se integros e ndo conter materiais estranhos no concreto.
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As deformacgdes foram medidas por dois extensdmetros tipo “clip-gage” da marca EMIC,
fixados na lateral do corpo-de-prova, um diametralmente ao outro (Figura 131) e as cargas medidas
automaticamente pelo sensor de pressdo do Oleo da prensa. A Tabela 12 mostra os resultados dos
diagramas da carga aplicada durante o ensaio em fungdo do tempo, bem como os resultados do
diagrama tenséo-deformacéo.

Figura 131 —Extens6metros tipo “clip-gage” fixado no corpo-de-prova

No que se refere aos testes realizados com as amostras removidas, constatou-se uma
diferenca entre 3,63 % (ENC 02—-CP01 ) e 42,52 % (LONG. LE-CP01) do modulo de elasticidade do
concreto E. recomendado pela NBR 8522 (ABNT, 2003) em comparacdo com os valores estimados
pelas equagdes da NBR 6118 (ABNT, 2003) e do CEB-FIP MC90 (1993) dependentes da resisténcia
fc exp Obtida no ensaio de compresséo axial segundo a NBR 5739 (ABNT, 1994). A Tabela 12 apresenta
as constatacOes advindas dos experimentos e das estimativas de normas em todos 0s corpos-de-prova.
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Tabela 12 — Resultados experimentais e estimativas dos ensaios dos corpos-de-prova

Experimental Estimativas Diferenca entre os
Amostra NBR 8522 NBR5739 | NBR6118** | CEB-FIP*** modulos (%)
E.(GPa) fexp (MPa) E.(GPa) NBR 6118 | CEB-FIP
ENC 02 - CP01 38,6 51,59 40,2 37,2 4,14 3,63
ENC 02 - CO02 42,5 52,34 40,5 37,3 4,70 12,23
TAB - CP01 41,0 39,23 35,1 33,9 14,39 17,32
TAB - CP02 44,0 50,05 39,6 36,8 10,0 16,36
LONG L.E* - CP01 58,8 38,76 34,9 33,8 40,65 42,52
*  Lado Esquerdo
** E,=5600-\/f, [MPa]
*** g =21510°-30,1- f, [MPa]

5.3. ANALISE ESTATICA

O Anexo | apresenta as planilhas das reagGes verticais nos encontros e no bloco B2 em todas as
hipdteses de carregamento que serdo descritas a seguir. Para esta analise adotou-se apenas 0 modelo da
estrutura em frames, uma vez que este apresenta os pilares (tubuldes no bloco B2) com as mesmas

dimensdes e caracteristicas do projeto.
5.3.1. Cargas Permanentes

Para os valores maximos de esfor¢os axiais nas bases dos apoios observou-se que os resultados
apresentados na andlise computacional (M.E.F. — Método dos elementos finitos) correspondem a
aproximadamente 90 % dos observados na memoria de célculo. Ressalta-se que tais esforcos
correspondem a situacdo de servigo ndo utilizando assim qualquer coeficiente de majoracdo. A Figura

132a demonstra uma comparagdo entre esses resultados.

Nessa analise serdo comparados os esfor¢cos de céalculo levando em consideracdo o coeficiente
de impacto de 1,356 e as combinagdes de carregamento acidental conforme a memdria de célculo, com
seus respectivos coeficientes de majoracdo de acbes. Os trens analisados através do meétodo dos
elementos finitos foram: OPERACIONAL, OPERACIONAL DESCARREGADO E FUTURO
CARREGADO, que serdo comparados posteriormente com a carga acidental da memaria de célculo
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analisando o trem-tipo COOPER E-80. O Anexo Il apresenta as hipoteses de carregamento de servico e
de célculo adotados para a avaliagdo de todos os esfor¢cos mecénicos calculados tanto no projeto quanto
no modelo (Figura 132b).

W MEF B MEMORIA DE CALCULS
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Figura 132 — a) esforgos axiais devido & carga permanente; b) esforgo normal devido a carga de servigo
5.3.2. Viga Longarina

Foram feitas analises com as mesmas metodologias adotadas para os momentos fletores. Para
fins de comparacdo entre os dois modelos estdo disponiveis nestadissertagdo apenas os esforcos
cortantes no tabuleiro. O Anexo Ill apresenta as planilhas de todos os casos estudados para todos 0s
elementos da discretizagdo das longarinas. Os esforgos cortantes de célculo neste caso foram similares
ao longo de todas as barras que constitui a viga longarina. A Figura 133 mostra o tracado dos esforgos
cortantes ao longo da ponte devido & acdo exclusiva da carga permanente. A Figura 134 mostra tais
esforgos, resultantes do modelo e da memoria de calculo, atuantes ao longo da ponte para o
carregamento de servico. As abscissas observadas na figura ilustram as sec¢des transversais analisadas

tanto na memoria quanto no modelo computacional. Os demais graficos seguirdo padrdo semelhante.
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Figura 133 — Gréfico dos esforgos cortantes devido o carregamento permanente
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Figura 134 —Comparagao de esforco cortante devido a carga de servico
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A simulacdo computacional elaborada levou em consideracdo os momentos fletores apenas no
tabuleiro a fim de verificar a compatibilidade entre o projeto e os modelos implementados, no que diz
respeito as solicitagdes nas vigas longarinas. Para tal, admitiu-se para os carregamentos de servico da
memoria de calculo o fator de escala igual a dois. Dessa maneira, 0 cdmputo das solicitacdes dar-se-ia
para metade da secdo “pi” do tabuleiro, sendo assim representada apenas uma longarina. Estéo
presentes no Anexo 111 as planilhas dos momentos fletores de calculo atuantes nesse elemento nos seus
dois vaos (barras), cada um subdivido em onze se¢Ges. A Figura 135 mostra o aspecto da curva de
momentos fletores devido a acdo exclusiva da carga permanente. Houve convergéncia com a memoria
de célculo no modelo.

-1000

METODO DOS ELEMENTOS FINITOS
—s— MEMORIA DE CALCULO

A -
/N

-500

Momento fletor (tfxm)
o

500

1000

o
' Secdo
Figura 135 —Gréafico de momentos fletores devido o carregamento permanente

Também houve compatibilidade entre os dados descritos no memorial de célculo e os resultados
das analises de ambos os modelos. A Figura 136 mostra os momentos fletores de célculo, em tf.m,
maximos e minimos ao longo da ponte. Nas figuras, a abscissa representa as se¢fes oriundas da
discretizacdo das barras.
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Figura 136 — Momentos fletores devido a carga de servico

5.4. COMPARACAO DOS RESULTADOS DAS DEFORMAGCOES EXPERIMENTAIS COM AS
TEORICAS

S&o apresentados os trechos de historicos de deformagdes em nas se¢Bes instrumentadas nos
trabalhos de campo, conforme descrito anteriormente. Para cada ponto instrumentado sdo mostrados
dois histdricos de deformagdes: um é o histérico obtido em campo a partir dos extensdmetros que
foram instalados em alguns pontos da longarina para medir as deformacGes sofridas pelo concreto e
pelas barras de aco; os outros sinais sdo deformac@es teoricas obtidas atraves das linhas de influéncia
no programa SAP2000, a partir das quais foram determinados os historicos de esforcos internos e o
historico de deformacdes.

Os detalhes da posicdo dos pontos instrumentados estdo no capitulo referente a viagem de

campo e o0s ensaios feitos na mesma. A Figura 137mostra os sinais dos extensometros e a Figura 138 o0s
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resultados teoricos utilizados na passagem do trem-tipo Operacional Carregado na Ln.C.Ap (longarina

concreto longitudinal préximo ao apoio B2) e a Figura 138 os resultados tedricos.
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Figura 137 — Deformacg0es experimentais no concreto da longarina proximo ao apoio B2
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Figura 138 — Deformac0es tedricas no concreto da longarina préximo ao apoio B2
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A Figura 139 mostra os sinais dos extensdmetros e a Figura 140 os resultados tedricos

utilizados na passagem do trem-tipo Operacional Carregado na Ln.C.E (longarina concreto longitudinal

proximo ao encontro E2).

Figura 139 — Deformacg0es experimentais no concreto da longarina proximo ao bloco B2

deformagan (ustrain)

Figura 140 — Deformac0es teoricas no concreto da longarina préximo ao bloco B2
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A Figura 141 mostra os sinais dos extensdmetros e a Figura 142 os resultados tedricos

utilizados na passagem do trem-tipo Operacional Carregado na Ln.S.Mv (longarina agco no meio do

vao)..

Deformacgdes em (um/m)

Figura 141 — Deformaces experimentais no aco da longarina no meio do véo
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A partir da comparacdo entre as deformacOes obtidas experimentalmente e as estimadas
teoricamente com os modelos numéricos, em geral, é possivel perceber que os sinais tedricos e
experimentais apresentam o mesmo tipo de variagdo (forma da curva). Porém, os valores sdo bem
distintos, sendo as deformacdes tedricas sempre maiores do que as deformacfes experimentais. Diante
dos estudos feitos sobre o0 assunto ao longo das pesquisas, chegou-se a conclusdo de que a consideragao
que o0 angulo de espraiamento de 45° tanto para a dire¢do longitudinal quanto para a direcdo
transversal, adotado na memdria de céalculo ndo esta correto. Este angulo de espraiamento conduz a um

carregamento supostamente uniforme sobre a regido central da laje que ndo condiz com a realidade.

Essa diferenga pode ser atribuida ao fato das longarinas serem muito mais rigidas do que a laje
absorvendo uma parcela maior do carregamento proveniente do trem. Assim, a carga distribuida ao
longo da laje € menor do que a que foi determinada de forma empirica considerando um espraiamento
uniforme das carga através do lastro. Sugere-se que nas préximas pontes a serem analisadas seja

utilizado uma configuracdo de espraiamento da cargas mais preciso.
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6. CONCLUSOES

6.1. CONSIDERACOES FINAIS

A presente dissertacdo, no seu decorrer, pretendeu expor com detalhes os trabalhos realizados
em campo, que envolveram atividades de instrumentacdo e monitoracdo das deformacges, tendo como
objetivo principal: a seguranca estrutural de uma ponte ferroviaria em concreto armado, onde se
destaca a investigacdo do comportamento de suas vigas longarinas, taisverificacbes foram feitas na
OAE 50A, que é parte integrante da Estrada de Ferro Carajas.Os temas abordados a partir da pesquisa
bibliogréfica, possibilitou a aprendizagem de vérias técnicas que sdo utilizadas nesse tipo de
investigacdo, reunindo informacdes cientificas que auxiliam na avaliacdo da integridade estrutural de
uma obra construida e a importancia dos métodos da andlise estrutural. No que se refere ao estudo da
modelagem computacional, foram apresentadas informacdes sobre os componentes da via férrea, o que

justifica a abordagem do contetdo referente ao método dos elementos finitos.

Concernente ao estudo de caso, pdde-se concluir que os dados qualitativos, baseados na
observacao direta do estado dos materiais, na investigacdo do histérico registrado de manutengdes, bem
como dados quantitativos baseados nos ensaios cientificos e nos resultados das monitoragdes, foram
metodologias que se fizeram essenciais para a verificagdo estrutural, o que reflete diretamente no grau
de confiabilidade dos modelos tedricos que foram alimentados com tais informacGes e nas verificacdes
dos niveis de seguranca adequados para as atuais e futuras solicitaces da estrutura. Considerando que
0s principais objetivos foram atingidos, apresenta-se a seguir as conclusdes mais relevantes do estudo
de caso da OAE 50A.

6.2. AVALIACAO DA RESISTENCIA CARACTERISTICA DO CONCRETO

Foram observados durante os ensaios “in loco” e nos testemunhos retirados dos elementos
estruturais que ndo havia despassivacdo das armaduras e nem carbonatagdo do concreto na faixa de
cobrimento das armaduras, isso demonstra que as condi¢cfes do meio ambiente (mata fechada) onde se
encontra a OAE impede o0 avanco da frente de carbonatacdo, j& que a mesma interfere nos resultados da
esclerometria, que é fortemente afetada por esse fendmeno. De acordo com o ACI 228R-89 (1989),
uma camada superficial carbonatada resulta em indices esclerométricos maiores do que oS
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correspondentes as camadas internas do elemento estrutural. Os ensaios de pacometria serviram para
concordar que os espacamentos da armadura existente estavam de acordo com 0s espagamentos das
armaduras projetadas, porém é recomendado que esse ensaio seja repetido em diversos lugares da
estrutura.

A comparacdo tencdo-deformacdo experimental do concreto sob compressao, aponta médulos
de elasticidades condizentes com as normas vigentes e se aproxima da curva recomendada pela NBR
6118, salvo o testemunho da longarina que atingiu um modulo de elasticidade experimental de 58,8
GPa, 40 % maior que os resultados encontrados nas estimativas (NBR 6118 e CEB), com isso, pode-se
dizer que o concreto da estrutura atual apresenta um grau de seguranga superior ao estipulado na
elaboragdo do projeto estrutural. Os valores recomendados para a deformagdo corresponde a tensao
méaxima do concreto também se aproximam dos observados experimentalmente quando se leva em
conta o fator do espraiamento. Os ensaios de esclerometria indicaram que as resisténcias do concreto
estdo relativamente maiores quando comparados os resultados da longarina, laje e encontros, o que se
conclui que ha uma elevada margem de seguranca na resisténcia da estrutura. As tensGes experimentais
adquiridas do bloco, encontro, tabuleiro, longarina, tubuldo, ndo condizem com os valores de fe
utilizado no projeto da estrutura que é de 18 MPa, tais valores obtidos em campo chegam a ser trés

vezes maiores do gque o adotado, oferecendo neste requisito uma boa margem de seguranca.

A nova versdo da NBR 6118 ressalta os conceitos de durabilidade e vida atil das estruturas de
concreto, fazendo com que se dé a devida importancia ao projeto, execucdo e a manutencdo das
estruturas de concreto armado. Para que a integridade fisica da OAE esteja garantida, conservando sua
durabilidade, sem que haja a necessidade de refor¢o estrutural, € importante que os trabalhos de

manutencdes preventivas continuem sendo realizados periodicamente.

As recomendacgdes das normas de projeto que visam garantir a durabilidade das estruturas
devem ser periodicamente verificadas, tendo em vista as alteragbes que surgem noS Processos
construtivos, qualidades de mao-de-obra e novos materiais, sempre levando em consideragdo os fatores
econdmicos. A resisténcia a compressao obtida pelo método esclerométrico ainda € muito questionada
no meio técnico, por alguns profissionais da &rea da engenharia. Desta forma, sdo essenciais pesquisas
experimentais que buscam fornecer subsidios para permitir uma reflexdo sobre as recomendacgdes e

praticas existentes.
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6.3. ANALISE DAS DEFORMACOES E COMPARACOES COM O MODELO TEORICO

As deformacBes obtidas nos ensaios estaticos, conduzem a solicitagdes medias que s&o
compativeis as verificadas no modelo em elementos finitos quando ndo se considera o coeficiente de
impacto. A monitoragdo executada, mesmo limitando-se a apenas duas se¢0es da estrutura, atendeu as

expectativas para subsidiar a calibragdo dos modelos teoricos.

A partir da comparacdo entre as deformacgdes obtidas experimentalmente e as estimadas
teoricamente com os modelos numéricos, em geral, é possivel perceber que os sinais tedricos e
experimentais apresentam o mesmo tipo de variagdo (forma da curva). Porém os valores sdo bem
distintos, sendo as deformacdes tedricas sempre maiores do que as deformacfes experimentais. Diante
dos estudos feitos sobre o0 assunto ao longo das pesquisas, chegou-se a conclusdo de que a consideragao
que o angulo de espraiamento de 45° tanto para a direcdo transversal quanto para a diregcdo
longitudinal, adotado na memoria de célculo ndo esta correto. Este angulo de espraiamento conduz a

um carregamento supostamente uniforme sobre a regido central da laje que ndo condiz com a realidade.

Essa diferenca pode se atribuida ao fato das longarinas serem muito mais rigidas do que a laje
absorvendo uma parcela maior do carregamento proveniente do trem. Assim, a carga distribuida ao
longo da laje € menor do que a que foi determinada de forma empirica considerando um espraiamento
uniforme das cargas através do lastro. Sugere-se que nas proximas pontes a serem analisadas seja

utilizado uma configuracdo de espraiamento de cargas mais preciso.

6.4. MODELO COMPUTACIONAL

As metodologias descritas nesta dissertacdo foram aplicadas em uma ponte em grelha de
concreto armado, com duas longarinas modeladas em frames (elementos de barra) discretizados a cada
décimo de vao e tubuldes perfeitamente engastados nas bases da mesma maneira que a superestrutura
estd no encontro E2 e simplesmente apoiada no encontro E1, como descritos no Modelo I, tal
procedimento foi utilizado para reduzir consideravelmente o nimero de elementos finitos utilizados e
facilitar o processamento da estrutura. Neste estudo foram efetuados a partir de uma base dados
composta de quatro classes de veiculos, sendo o trem COOPER E80 (transporte de minério) para
analise de pontes, os trens que atualmente trafegam pelas OAE’s (carregado e descarregado) e o trem
Futuro Carregado, que sera 0 novo caso de carregamento.
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Foram desenvolvidos trés modelos computacionais da estrutura utilizando-se 0 método dos
elementos finitos através do programa SAP2000, a partir desses modelos foram determinadas as
envoltérias de esforcos na estrutura para diversos trens tipos (COOPER EB80, Operacional
Descarregado, Operacional Carregado e Futuro Carregado).

Os resultados do COOPER E80 foram bem proximos dos resultados apresentados na memaria
de célculo original. Observou-se que os resultados das envoltérias de momento fletor e esforgo cortante
das longarinas referentes as trem tipo futuro sdo superiores as respectivas envoltérias referentes ao
trem-tipo COOPER E80. Em funcdo das comparagdes entre os resultados dos modelos numéricos
desenvolvidos e os resultados experimentais, pode-se dizer que estes modelos representam a estrutura
real com boa preciséo.

Os modelos numeéricos desenvolvidos foram calibrados através da implementagdo de
modificagdes gradativas baseadas nos resultados dos procedimentos experimentais e nas informacgdes
disponibilizadas nos documentos existentes. Inicialmente, verificou-se compatibilidade com o modelo
adotado na memoria de célculo e posteriormente foram introduzidas as propriedades mecanicas do solo
que interage com a estrutura. O modelo final, usado para executar as analises estaticas com os veiculos
operacionais, foi adaptado com o uso de elementos de mola para que reduzisse o custo computacional
das analises a0 mesmo tempo que pudesse ter suas condi¢fes de suportes capazes de incorporar a
flexibilidade das fundacGes. AplOs a validacdo, partiu-se para determinacdo das solicitacbes
relacionadas a cada caso de carga admitido. Os resultados foram considerados satisfatorios para
reproducdo do comportamento estatico da estrutura.

6.5. SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Na sequéncia da investigacdo do comportamento da obra de arte estudada e da temética

adotada, verifica-se que ainda hd uma vasta area de trabalho a serem desenvolvidas.

Monitorar o0 espraiamento durante a passagem do trem ou em laboratdrio para se obter
resultados que indiquem ou orientem futuras pesquisas sobre o percentual de carregamento ou o

mecanismo de transferéncia deste para as longarinas através do lastro;

Aperfeicoar o sistema de monitoramento visando a praticidade de montagem e instalacdo dos

sensores, analisando o comportamento dos elementos estruturais pelas respostas de sensores fixados em
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suas superficies, em vez de fixa-los nas armaduras, devido a possivel utilizagdo de analises lineares

elasticas simplificadoras;
Determinar experimentalmente o valor das flechas nas longarinas e lajes;

Determinar com precisao satisfatoria (10% de erro) a carga por eixo do trem, uma vez que é
sabido que os vagbes eram de variados tipos, transportavam diversos materiais, ndo somente minério de
ferro, muitas vezes passageiros, e ndo eram carregados em sua totalidade. Estes aspectos devem ser

melhor considerados nas analises;

Realizar analises ndo-lineares quando necessarias, como no caso da ocorréncia de fissuras de
origem desconhecida. Este tipo de andlise indicaria ou eliminaria a proposicdo de fissuragdo por

solicitacdo, caso a analise da memdria de calculo néo seja suficiente.
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APENDICE

A. PLANILHAS DAS REACOES VERTICAIS NOS ENCONTROS E NO BLoco B2 EM
TODAS AS HIPOTESES DE CARREGAMENTO

CAR. DE SERVICO CAR. DE SERVICO CAR. DE SERVICO CAR. DE SERVICO CAR. DE SERVICO
operacional futuro descarregado cooper-e80 memoria de célculo

APOIOS | REAGAO (Tonf) PILAR | REACAO (Tonf) PILAR | REAGAO (Tonf) PILAR | REAGAO (Tonf) PILAR | REACAO (Tonf)

E1 333.09 E1 378.47 E1 293.23 E1 354.8 E1 354.8

B2 866.18 B2 963.94 B2 696.78 B2 846.16 B2 846.16

E2 407.96 E2 466.74 E2 835.28 E2 440.7 E2 440.7
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B. HIPOTESES DE CARREGAMENTO PARA AVALIACAO DOS ESFORCOS MECANICOS

Sao as mesmas adotadas no memorial de célculo da estrutura para a geragdo das envoltorias

dos esforgos. Tém-se as seguintes consideragoes:

ESFORCO PERM = ESFORCO DE CARREGAMENTO PERMAMENTE

ESFORCO ACIDENTAL MAX = COEF. DE IMPACTO x ESFORCO MAXIMO DE CAR.
ACIDENTAL

ESFORCO ACIDENTAL MIN = COEF. DE IMPACTO x ESFORCO MINIMO DE CAR.
ACIDENTAL

ESFORCO TOTAL DE SERVICO
MAX = ESFORCO PERM + ESFORCO ACIDENTAL MAX
MIN = ESFORCO PERM + ESFORCO ACIDENTAL MIN

ESFORCO DE CALCULO _

MAX = COEF. DE MAJORAGCAO x ESFORCO PERM + 1,4 x ESFORCO ACIDENTAL
MAX
MIN = COEF. DE MAJORACAO x ESFORCO PERM + 1,4 x ESFORCO ACIDENTAL MIN

NOTA:
1- COEF. DE MAJORACAO DO CARREG. PERMANENTE
= 1,4 se ESFORCO PERM e ESFORCO MAXIMO DE CAR. ACIDENTAL tem mesmos sinais.
= 0,9 caso contrario
2- ESFORCO ACIDENTAL MAX ser& sempre positivo mesmo quando nulo
ESFORCO ACIDENTAL MIN serd sempre negativo mesmo quando nulo



C. PLANILHAS DOS CASOS ESTUDADOS PARA TODOS 0OS ELEMENTOS

DISCRETIZAGAO DAS LONGARINAS

C.1. Esforco Cortante

MEMORIA DE CALCULO-MAX

OPERACIONAL CARREGADO-MAX

MEMORIA DE CALCULO-MIN

OPERACIONAL CARREGADO-MIN

\ secdo esforco cortante(tf) \ secao esforgo cortante(tf)
MAX. MiN. MAX. MiN.

1 -354.8| -107.24( |1 -113.00 -322.80
2 -275.88 -68.74( |2 -77.67 -237.74
3 -203.96 -19.92( |3 -35.19 -154.98
4 -136.26 37.26| (4 17.40 -87.03
5 -78.02 94.3| |5 45.92 -58.51
6 -22.4| 153.62| |6 108.38 0.05
7 25.62 216.9| |7 175.98 46.65
8 62.06 282.1| |8 204.50 75.18
9 113.68| 353.86| |9 283.85 118.08
10 152.34 423.1| |10 368.91 154.75
11 189.58| 494.18( |11 451.94 189.92
11 -450.84 -167.9( |11 -162.58 -344.89
12 -376.18| -127.38| |12 -127.25 -309.56
13 -302.16 -81.78| |13 -85.91 -224.65
14 -227.3 -27.32| |14 -34.63 -154.14
15 -170.74 26.24| (15 -6.11 -125.61
16 -119.94 83.12| |16 55.73 -69.16
17 -61.46| 154.64( |17 126.55 -23.40
18 -11.34| 22256 |18 155.08 5.13
19 23.1| 295.92| (19 238.79 45.18
20 56.56| 367.68| [20 324,52 78.56
21 91 440.7( |21 407.95 113.89
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FUTURO CARREGADO-MAX

DESCARREGADO-MAX

FUTURO CARREGADO-MIN

DESCARREGADO-MIN

secdo  esforco cortante(tf) \ secdo  esforco cortante(tf)
MAX. MIN. | MAX. MIN.

1 -109.98 -368.18 1 -115.509981 | -282.9396
2 -74.64 -271.66 2 -80.1758962 | -207.8052
3 -29.70 -177.13 3 -42.3858295 | -140.3358
4 27.49 -101.03 4 10.0800167 | -77.31437
5 56.02 -72.51 5 38.6039429 | -48.79044
6 125.63 -7.70 6 03.3845232 | 4.7924688
7 202.25 43.08 7 152.743839 | 47.877518
8 230.77 71.60 8 181.267765 | 76.401445
9 320.91 116.88 9 254.418511 | 118.69067
10 418.26 154.68 10 322.014975 | 154.78036
11 512.77 190.00 11 386.82 190.11
11 -162.4045 | -386.7878 11 -162.637365 | -299.3281
12 -127.0704 | -351.4537 12 -127.303281| -263.994
13 -83.53829 | -254.2851 13 -87.1023928 | -194.731
14 -27.95513| -175.0404 14 -36.8649264 | -136.1142
15 0.5687937| -146.5164 15 -8.3410002 | -107.5903
16 69.416261 | -84.28405 16 47.0894233 | -51.19864
17 150.00572 | -34.54539 17 108.877052 | -7.748835
18 178.52965 | -6.021466 18 137.400978 | 20.775091
19 274.02601 | 35.742401 19 210.919049 | 54.596768
20 372.20787 | 69.49001 20 281.850182 | 86.476442
21 466.74 104.82 21 350 121.81
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C.2. Momento Fletor

MEMORIA DE CALCULO-MAX

OPERACIONAL CARREGADO-MAX

MEMORIA DE CALCULO-MIN

secao

momento fletor
(tf.m)
MAX. MIN.

OPERACIONAL CARREGADO-MIN

secao

momento fletor (tf.m)
MAX. MiN.

1 0 0] |1 0 0.00
2 586.04 180.2| |2 510.234622 190.08
3 989.78 292.92| |3 878.6065787 313.04
4 1223.18 341.2| |4 1114.570903 371.89
5 1300.14 328.78| |5 1188.367554 369.83
6 1237.22 260.28| |6 1125.503932 310.72
7 1021.42 129.7| |7 945.0342165 188.73
8 669 -56.98| |8 633.0262561 9.70
9 196.8| -334.02| |9 169.9087502| -239.99
10 -248.26| -899.44| |10 -256.3545073 |  -720.77
11 -653.84| -1685.9| |11 -631.2090787 | -1434.58
12 -247.3| -1022.6| |12 -282.4147538| -853.00
13 186.78 -610.3| |13 105.5370381| -505.23
14 507.26| -330.46| |14 408.0054792| -266.65
15 674.68| -111.32| |15 549.5104842 -89.44
16 698.12 51.72| |16 554.6345779 30.65
17 570.44 152.68| |17 441.6016345 86.88
18 380.06 102.28| |18 230.380576 41.82
19 214.14| -233.12| |19 52.60516462| -268.80
20 105.28| -780.92| |20 -96.72480839| -779.34
21 -46.24| -1490.96| |21 -287.00| -1443.00
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FUTURO CARREGADO-MAX

DESCARREGADO-MAX

FUTURO CARREGADO-MIN

se¢do momento fletor (tf.m)

DESCARREGADO-MIN
'secdo  momento fletor (tf.m)

MAX. MIN. MAX. MIN.
1 0 0 1 0 0
2 578.05828 | 184.02738 2 450.355261 | 195.09663
3 997.00816 | 300.92358 3 774.245366| 323.0621
4 1267.7871 | 353.72003 4 979.785869 | 386.92779
5 1353.0326 | 345.59987 5 1033.8402 | 389.87689
6 1283.2459 | 280.43186 6 979.855864 | 335.77814
7 1083.2228 | 152.3885 7 820.204497 | 218.80403
8 734.47143| -32.70272 8 544.061111 | 44.782076
9 213.79675| -290.6929 9 131.973578 | -191.6547
10 -246.7266 | -818.3186 10 -260.89737 | -609.3068
11 -629.6205 | -1618.387 11 | -631.738589| -1217.94
12 -267.431| -969.6851 12 | -284.999933 | -743.6764
13 158.4441 | -593.2693 13 61.9407705 | -427.3641
14 493.9012 | -336.4386 14 333.563882 | -205.0011
15 645.30714 | -141.0925 15 459.09504 | -43.58027
16 642.02453| -2.88246 16 473.781025 | 60.792747
17 507.82758 | 71.244566 17 384.193144 | 102.14961
18 265.94861 | 33.868137 18 199.826127 | 48.397693
19 79.291184 | -316.2846 19 12.4684103 | -232.5332
20 -57.56422 | -897.7094 20 | -130.286174| -679.1654
21 -231 -1656 21 -337.64| -1251.21
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