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“A vitalidade é demonstrada niao apenas pela persisténcia, mas pela
capacidade de comecar de novo.”

(F. Scott Fitzgerald)
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COSTA, L.M.C. Desempenho do sistema estrutural de tabuleiro misto de pontes
estaiadas: caso da Ponte Unido. Dissertagdo de Mestrado, Instituto de Tecnologia,
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RESUMO

E notdria a escassez de investigagio das obras de arte especial, sobretudo as que
compdem a malha viaria amazodnica, mais precisamente no estado do Para. Diante do
exposto, buscou-se verificar o comportamento em servi¢o da ponte estaiada sobre o rio
Moju, nomeada como Ponte Unido, apds a readequacdo do canal navegavel devido ao
sinistro que ocasionou a queda de dois tramos da superestrutura, gerando um vao de 268m
a ser reestabelecido. Logo, buscou-se incialmente caracterizar uma ponte estaiada, tanto
na descrigdo de seus elementos e tipos de estaiamento, quanto ao seu pré-
dimensionamento e comportamento dos cabos em fun¢do do esforco devido ao vento.
Seguindo, coletou-se dados referentes a prova de carga realizada na ponte, a fim de
verificar a integridade desta ao comparar os resultados experimentais com o modelo
computacional. Tal avaliacdo foi realizada ao comparar as deflexdes, frequéncias
naturais, for¢as nos cabos medidos em campo com as tedricas, as quais foram baseadas
na literatura nacional, internacional e autores. Sendo assim, concluiu-se que através do
uso da ferramenta Load Optimizer, do software CSIBridge V24, que as for¢as do cabo no
modelo atingiram resultados satisfatorios, bem como as frequéncias naturais da ponte
indicam que a ponte se encontra mais rigida que o modelo tedrico, comprovado pelo uso
de formulacdes de autores que verificam que o modelo estd bem calibrado, devido
primeiro modo de vibragdo vertical natural estar satisfatoriamente préoximo das
frequéncias tedricas calculadas para este modo. Ainda, ao analisar-se as deflexdes do
modelo em relagdo ao trem tipo TB-45 € o comboio experimental, verificou-se que a
prova de carga realizada conferiu uma deflexdo 6% maior do que a esperada segundo a
carga proposta pela norma NBR 7187/2013 e que quando se realiza as consideracdes das

acoes, verifica-se que o deslocamento atende a literatura normativa vigente.
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COSTA, L.M.C. Perfomance of the structural system of composite deck of stayed
bridges: Ponte Unido case. Master’s thesis, Instituto de Tecnologia, Universidade Federal
do Para, Belém, Para, Brasil, 2023.

ABSTRACT

It’s known the scarcity of investigations on special work of art, especially the
ones that compose the Amazon Road network, more precisely in the state of Para.
Therefore, it was intended to verify the behaving in service of the stayed bridge over the
Moju river, named as Ponte Unido, after the readjustment of the shipway due to the
sinister that led to the fall of two segments of the superstructure, creating a 268m span to
be reestablished. So, initially it was characterized a stayed bridge, as well as in the
description of its elements and types of distribution of the cables, as your pre-
dimensioning and behavior of the cable due to the wind force. Following, it was collected
data referent to the load test, to verify the integrity of the bridge when comparing the
experimental results with the ones of the computational model. Such evaluation was made
to compare the deflections, natural frequencies, cables forces measured experimentally
with the theoretical, which were based on the national, international literature and authors.
Therefore, it was concluded with the use of the Load Optimizer tool, of the software
CSIBridge V24, that the cables forces in the model obtained satisfactory results, as well
as the natural frequencies of the bridge indicates, that the structure of the bridge, in
summary, is more rigid than the theoretical model, proven by the use of formulations of
authors that verifies that the model is well calibrated, due the first natural vertical
vibration mode is satisfactorily close to the theoretical frequencies calculate for this mode.
the further the first mode of vertical vibration is satisfactory beyond the limit frequency
to that mode, as well as the critical speed of the wind due the buffeting phenomenon also
is beyond the common speed to the region, according to the national literature. Still, when
analyzing the deflections of the model in relation to the train type TB-45 and the
experimental one, it was verified that the load test induced a deflection 6% greater than
the on expected according to the load proposal by the norm NBR 7187/2013 and when
it’s made the considerations of the actions in the bridge, it’s shown that the displacement

attends to the current normative literature
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1 Introducao

1.1 Consideracdes iniciais

A constru¢do da Rodovia Alga Viaria, em 2002, teve como objetivo fazer a ligagao
da capital Belém com o Sul/Sudeste do Para, uma vez que a falta de conexao entre estas
regides ocasionava diversos problemas para a regido metropolitana, onde veiculos de
grande porte sobrecarregavam a malha vidria da cidade, ja que estes se direcionavam aos
portos da cidade, se concentrando tanto na regido universitaria quanto no centro comercial
de Belém, devido a travessia feita por balsas para aquelas regides.

Nesta rodovia foi construida a Ponte Sobre o Rio Moju, objeto de estudo deste
trabalho, a qual primeiramente foi projetada como uma Ponte em viga de comprimento
total de 880m, contendo um vao navegavel de 88 m, o que, devido a intensa navegacao de
grandes embarcacoes, favoreceu a ocorréncia de um impacto de uma balsa de uma empresa
privada com o bloco de um dos apoios do canal navegavel, fazendo com que a embarcagdo
atingisse o pilar, ocasionando no deslocamento de dois modulos da superestrutura para fora
do aparelho de apoio, gerando a queda em série dos vaos entre os pilares Ap 6 e Apl1,
totalizando um vao de 268 m.

Portanto, devido ao tipo de ponte para que a do Rio Moju foi projetada, ndo era
possivel a abertura de grandes vaos navegaveis que atendessem o constante fluxo de
grandes embarcagdes, havendo a necessidade de mudar o sistema estrutural da mesma, de
forma que atendesse a essas especificacdes € que apresentasse rigidez que suporte os
impactos dessas embarcacdes a estrutura. Por isso, para vencer o novo vao de 268 metros,
foi adotado o sistema de Ponte Estaiada, dividindo este em 2 vaos de 134 metros, por um

mastro ligado ao tabuleiro por cabos estais, como mostra a Figura 1.1.



Figura 1.1 — Ponte Unido sobre o rio Moju

g P A

Fonte: LSE — Laboratério de Sistemas Estruturais (2020)

A ponte estaiada ¢ um conceito de ponte, que no Brasil, teve um &pice no nimero
de construcdo no inicio dos anos 2000. Estas pontes t€ém como principal objetivo vencer
grandes vaos, maiores que os de pontes convencionais, o que permite um maior trecho
navegavel, conferindo seguranca satisfatoria aos usudrios.

O sistema de ponte estaiada consiste basicamente em um mastro, o qual trabalha
comprimido devido aos cabos estais tracionados que transmitem a este os esfor¢os dos
carregamentos permanentes € moveis que atuam no tabuleiro, onde atua como apoio
elastico, reduzindo o vao tedrico, o que permite que se alcance vaos livres maiores.
Ademais, COUTO et al. (2013) afirma que “O comportamento estrutural depende de varias
caracteristicas, como configura¢do dos estais, rigidez da torre e do tabuleiro, conexdes
entre componentes € entre outras”.

Ainda, segundo o Boletim 65 do c6digo modelo FIB 2010, devido a esbeltez dos
elementos de pontes estaiadas, tanto em concreto armado quanto protendido, tais estruturas
demonstram alta sensibilidade em relacdo aos efeitos conferidos aos materiais, o que gera
a principal preocupacdo do projeto durante a fase de modelagem matematica para a
apuracdo das fases construtivas, sendo esta uma fase critica, na qual sdo cometidos os

maiores erros, ja que nesta sdo determinadas as forcas iniciais dos cabos estais. Tal



dificuldade se da pela busca de se elaborar a ponte na geometria arquitetonica proposta
aliada as tensoes iniciais dos estais.

Com a evolugdo das estruturas, as representagdes matemadticas dos problemas
passaram a ter solugdes analiticas mais dificeis de serem resolvidas, pois o modelo
matematico engloba as relagdes constitutivas dos materiais, as relagdes de equilibrio e as
relagdes de deslocamentos ¢ de deformagdes. Para se obter as solugdes de estruturas
complexas, foram desenvolvidos métodos numéricos, que buscam uma solucdo
aproximada com uma boa precisao, como ¢ o caso do Método dos Elementos Finitos
(MEF). O uso deste método, aliado a grande capacidade de processamento dos
computadores atuais, tém possibilitado aos engenheiros simular o comportamento nao
linear destas estruturas, tais como o efeito catenaria dos estais, o comportamento viga-
coluna do tabuleiro, e o efeito de grandes deslocamentos. (LAZZARI, 2020).

Portanto, para exemplificar o comportamento de uma ponte estaiada, foi elaborado
um modelo numérico a fim de estudar o comportamento tedrico-experimental da Ponte
Uindo, a ponte estaiada sobre o rio Moju, através do software CSIBridge V24, licenca
fornecida pelo LSE-Laboratério de Sistemas Estruturais, gerenciadora da obra,
comparando com os resultados da prova de carga na ponte, que contemplam as frequéncias
naturais encontradas pela vibra¢do da estrutura, através de acelerdmetros instalados pela
ponte, bem como os deslocamentos causados pelos veiculos estaticamente, além das forgas
lidas pelos cabos estais.

Logo, devido a complexidade de simulagdo de uma ponte estaiada, aliado a
limitacdo dos dados levantados para este trabalho, buscou-se simplificar o modelo, de
forma a obter os dados teoricos matematicos da ponte, baseados nos parametros de projeto
destas, a fim de avaliar junto aos dados obtidos supracitados. Ressalta-se que para este
estudo, todos os dados e projetos utilizados na analise foram fornecidos mediante

autorizacao junto a SETRAN-PA, proprietaria da obra.

1.2 Objetivos

Para a elaboracdo deste trabalho, foram tracados alguns objetivos para guiar o
desenvolvimento da dissertacdo. Com isso, foram estabelecidos alguns pontos importantes,
para que estes fornecam subsidios para a avaliagdo do comportamento estrutural e da
integridade da Ponte Unido, sobre o Rio Moju, validando as técnicas empregadas para tal

através de resultados obtidos no modelo em elementos finitos, por meio de analises nao-
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lineares da estrutura utilizando-se do parametro P-Delta que considera os esforgos na
estrutura deformada, levando em consideragdo o carregamento realizado pelo ensaio de
prova de carga. Para isso, foi realizado um levantamento de dados a partir do teste de carga
através da monitoracdo in loco, além dos projetos as Built que serviram de base para a
modelacao numérica da OAE (Obra de Arte Especial). Sendo assim, a seguir lista-se os

principais topicos a serem abordados neste trabalho:

e Reunir informagdes na literatura acerca das caracteristicas de pontes
estaiadas, levando em consideragdo seus componentes, tipos,

comportamento e equacoes de calculo dos esforgos que atuam na estrutura.

e Reunir informagdes acerca da ponte estaiada de interesse, projetos, dados
aquisitados da prova de carga realizada na obra, a fim de realizar a
modelacdo numérica da estrutura, buscando simular com mais exatiddo o

comportamento estrutural.

e Avaliar a integridade estrutural através da analise modal experimental das
frequéncias aquisitadas in loco, apds tratamento de dados, equiparando-as

com as frequéncias naturais obtidas no modelo numérico

e Analise do estado limite de servico da ponte, avaliando as normas
nacionais, internacionais e autores quanto a consideracdo das flechas e
avaliacdo das frequéncias experimentais da estrutura, bem como a

velocidade critica do vento nos cabos.

1.3 Procedimentos metodologicos

Para a elaboragdo deste trabalho, levantou-se inicialmente referéncias tedricas
para embasamento do estudo bem, a fim de melhor demonstrar o comportamento e o pré-
dimensionamento de uma ponte estaiada, além de fundamentar teoricamente o modelo em
elemento finitos utilizado para o caso.

Em seguida, para o estudo da integridade e desempenho da ponte, foram obtidos

o0s projetos para a modelagem computacional e os resultados das provas de carga estatica e



dinamica, quanto aos deslocamentos e deformacdes das vigas longarinas principais gerados
pelo teste estatico e as aceleracdes e frequéncias naturais geradas pelo teste dindmico, apos
tratamento dos sinais, a fim de avaliar numericamente os tais parametros ao compara-los

com algumas normas nacionais, internacionais ¢ autores de referéncia.

1.4 Limitacodes

Durante o levantamento de dados e elaboracdo do modelo numérico, foram
observadas algumas limitagcdes de analise computacional da estrutura, a serem listadas a
seguir:

e N3ao se conseguiu obter os ensaios de controle do concreto para
determina¢do do médulo de elasticidade, o que limita o valor a ser usado
para a modelagem, passando a ser considerado apenas o estabelecido pela
norma NBR 6118 (ABTN, 2014), para agregado em arenito.

e Devido a complexidade do sistema estrutural e a demanda computacional
para a analise, o modelo foi simplificado, seguindo algumas referéncias

utilizadas neste trabalho.

1.5 Justificativa

ApoOs o sinistro ocorrido na antiga ponte sobre o Rio Moju, que era tipo
convencional sobre tramos com a se¢ao transversal tipo caixdo unicelular, ocasionado pela
colisdo de uma balsa em um dos apoios do canal navegavel, gerando o deslocamento dos
modulos 2 e 3 para fora dos seus respectivos aparelhos de apoio, resultando na ruptura e
queda dos Pilares P7 ao P10, gerando um vao de 268 m. Entdo, devido ao desafio de vencer
este vao, de forma que permitisse o aumento do vao navegavel para impedir outros
acontecimentos como este, foi adotada a constru¢do de uma ponte estaiada, devido ao
ganho de velocidade para a readequagao do trecho sinistrado, conferindo um vao navegavel
maior que o anteriormente executado.

A importancia dos sistemas estruturais de pontes na regido amazdnica, associa-se
as caracteristicas da regido que a tornam distinta das demais no Brasil, entre as quais pode-
se citar a imensa bacia hidrografica, o que requer uma variedade de obras de transposi¢ao
para integrar as ferrovias e rodovias. O parque de pontes cresce gradativamente em

conjunto com as alteragdes do trafego, mas os fundos disponiveis para intervencgdes e
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manutengdes se mantém praticamente constantes. Mesmo com todas essas peculiaridades,
as pesquisas sobre pontes, que se apresentam escassas no ambito nacional, s3o praticamente
inexpressiveis na regido. Neste sentido, qualquer atividade de pesquisa que busque
desenvolver e validar técnicas tedricas e experimentais, torna-se uma contribuig¢ao valorosa
para constru¢do de um acervo técnico-cientifico correlato. (TEIXEIRA, 2009).

Portanto, busca-se com este estudo, avaliar a seguranca estrutural de uma grande
obra, que foi realizada em tempo recorde de 7 meses, através da andlise dos resultados
experimentais quanto aos deslocamentos apresentados pela viga longarina principal do
tabuleiro da ponte durante a prova de carga estatica bem como a analise das frequéncias
naturais levantadas pela prova de carga dinamica, com a avaliagdo desta através da
comparagdo com as frequéncias naturais obtidas no modelo numérico, finalizando com a
avaliacdo da frequéncia limite de vibragdo desta ponte a fim de que possa ajudar futuros

investigadores em seus trabalhos € na manutencao desta ponte.



2 Caracteristicas de pontes estaiadas

2.1 Configuracgio geométrica

Uma ponte estaiada se desenvolve com sistema estrutural reticulado por 3 partes:
o tabuleiro; os cabos estais e mastro. O tabuleiro ¢ formado por viga longarina, transversina
€ uma casca estrutural, muitas vezes denominada de laje, quando de concreto, que resistem
as cargas permanentes ¢ acidentais como de veiculos e acao do vento, além das cargas de
protensao de montagem e os respectivos efeitos térmicos e endogenos dos materiais de
fabricagao.

J4 as cargas do tabuleiro sdo transmitidas para o mastro através dos cabos estais,
que normalmente sdo instalados nas laterais do tabuleiro ou no centro, sendo fixados nas
extremidades das transversinas do tabuleiro, no centro dos diafragmas rigidos quando
instalados no centro do tabuleiro. Este sistema estaiado possibilita a constru¢do de
tabuleiros com vigas prismaticas de pequena altura e de diferentes segdes transversais,
podendo ser vigas retas, celulares ou grelhas. Tal flexibilidade leva a melhor utiliza¢ao dos
gabaritos de uso das travessias, sejam elas de canais de navegagao ou de vias ferroviarias
ou rodovidrias

Além disso, o sistema reticulado das estruturas estaiadas ¢ um dos grandes legados
do Século XX para a construcao de pontes, que vem sendo otimizado sistematicamente a
partir da segunda metade do ultimo Século. Ademais, o sistema estaiado tem as
caracterisitcas de reduzir custos de cimbramento, além de ser um sistema robusto. Sendo

melhor demonstrado na Figura 2.1.



Figura 2.1 — Sistema estrutural de ponte estaiada corrente.

Estais

Tabuleiro %

Fonte: MAZZARIM (2011)

2.1.1 Tabuleiro

O tabuleiro ¢ o componente do sistema de pontes estaiadas que recebe diretamente
os carregamentos dindmicos, provenientes das agdes varidveis dos trafego. Além disso,
também recebe os esfor¢os horizontais advindos das ancoragens dos estais, devendo, assim,
suportar tais cargas. Ressalta-se ainda que em pontes com um tnico plano de cabos estais,
que s3o locados no eixo da estrutura, o tabuleiro deve resistir aos esfor¢os de torcao
resultante da concepgao da secdo transversal da ponte, o que faz necessario que a se¢ao
tenha rigidez torcional para resistir aos esforgos inerentes das cargas variaveis, sejam elas
do uso nomal ou de agoes ambientais

Outro ponto importante ¢ a posi¢do onde os estais sdo ancorados no tabuleiro. Os
mesmos podem ser dispostos em dois planos, sendo ancorados nos bordos dos tabuleiros,
ou podem ser distribuidos em um plano no centro do tabuleiro. Muitos tipos de secdes
transversais podem ser utilizados para estruturar o tabuleiro, como se¢des celulares de
concreto, vigas de concreto ligadas por transversinas e laje, vigas de aco com placa
ortotropica (de aco), vigas de ago com laje de concreto e treligas de ago. Além disso, podem

ser utilizados também tabuleiros em laje macica de concreto. (ALMEIDA, 2017)



Logo, para a determinacdo da secdo a ser utilizada, alguns fatores devem ser
considerados, tais como: comprimento do vao; da largura das pistas; da distribuicao dos

estais e de aspectos econdmicos.

2.1.2 Cabeos estais

Os cabos estais modernos sdo desenvolvidos a partir de cordoalhas flexiveis
construidas com agos de alto desempenho com resisténcia de aproximadamente 1900 MPa,
sendo referenciados como CP190. Estes sdo ancorados no mastro e no tabuleiro, a fim de
transferir as cargas permanentes e viaridveis para o mastro. Tais elementos também podem
ser ancorados em contrapesos, em pontes estaiadas assimétricas, a ser descrita mais a
frente. Atualmente, estes cabos sdo compostos por cordoalhas 7 fios, sendo o central com
maior didmetro e seis trancados no seu entorno, os quais contam para protecao contra a
corrosdo pela galvanizacdo do ago, o cobrimento através de cera de petrdleo e o
revestimento em PEAD (Polietileno de alta densidade), demonstrado na Figura 2.2.
Ademais, encontram-se especificada na Tabela 2.1 as caracteristicas, segundo o boletim

FIB 89 (2015), da cordoalha utilizada para a execugao dos cabos estais da Ponte Unido.

Tabela 2.1 — Especificagdes da cordoalha

Tipode |Diametro R<?51ste1~1c1a Area da Tolerancia | Carga maxima
Cordoalha | (mm) atragao | eciio(mm?) recomendada | de ruptura
(MPa) de massa (%) (kN)
7 fios 15,7 1860 150 +2 279

Fonte: Boletim FIB 89 (2015)

Figura 2.2 — Esquematico da cordoalha

Cera para protecdo

/ permanente contra cormosao

Tubo em
PEAD

\ Cordoalha com

Fios Galvanizados

Fonte: ALMEIDA (2017)



Ainda, um cabo de estais formado por cordoalhas de sete fios protegidas
individualmente seria caracterizado por um relativamente alto coeficiente de arrasto devido
a superficie rugosa (GIMSING & GEORGAKIS, 2012). E exatamente por conta do vento,
para reduzir o coeficiente de arrasto, que esses tubos para estais normalmente feitos em
PEAD, sao utilizados. Além disso, para diminuir efeitos dindmicos, eles devem possuir
covas ou protuberancias helicoidais (CAETANO, 2007). Tais corddes helicoidais podem

ser visualizados na Figura 2.3.

Figura 2.3 — Tubo em PEAD com corddes helicoidais-Ponte Aracaju-Barra dos

Coqueiros

Fonte: AUTOR (2021)

Ainda, a limitagdo do comprimento dos cabos estais esta relacionado a sua rigidez

geométrica, que se torna relevante com aumento de seu comprimento. A rigidez geométrica
. : : T
caracterizada pela matriz tangente, que considera fortemente a relagao T demanda que o

calculo da rigidez do cabo estai seja determinado por andlise de segunda ordem, ou seja, a
formulacao das equacdes de equilibrio na configuracao deformada.

Logo, uma das estratégias para diminuir a vibragao nos cabos devido ao vento ¢
através dessa mudanca de secdo do cabo, uma vez que tal esfor¢o axial no cabo ¢ dispersado
pelo obstéaculo criado no elemento, causado pela presengdo deste corddo. Abaixo, na Figura
2.4 (a), encontra-se a configuragao proposta por KUBO et al. (1994), na qual o autor propds
um formato de corddo helicoidal. J& na Figura 2.4 (b), MATSUMOTO et al. (1995)

apresenta uma proposta de anéis helicoidais espagados a cada 50 mm.
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Figura 2.4— Medidas de controle aerodindmico contra vibragao causada pelo vento. (a)

Cordao helicoidal; (b) Anéis

Fonte: CAETANO (2007)

Em uma ponte estaiada, os estais atuam como apoios verticais, suportando
diretamente e completamente todos os carregamentos (permanentes e acidentais) atuantes
na estrutura. Essa € a razao real da limitacao das tensdes no aco, em condi¢des de operacao,
em um nivel distintamente inferior ao protendido tradicional (cmax = 0,456z), sendo Sz
a tensao de ruptura do aco das cordoalhas e omax a tensdo méaxima de operagdo no ago
dos estais (ALMEIDA, 2017).

Seguindo, ¢ importante citar o controle realizado das for¢as nos cabos, de forma a
atingir a estimada em projeto. Para isso, sdo instaladas células de carga monocordoalhas
(Figura 2.5) nas ancoragens fixas, de forma que a leitura € realizada durante a protensdo do
cabo, por uma central de monitoragdo, além de ser realizada a pesagem com o uso de um
macaco hidraluico em uma amostragem dos cabos, a fim de conferir os valores aferidos,

como mostra a Figura 2.6.

Figura 2.5— Célula de carga monocordoalha

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2019)
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Figura 2.6 — Pesagem do cabo estai da ponte sobre o Rio Guama.

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2019)

2.1.2.1 Ancoragem do estai

Sdo os elementos que fixam os estais ao mastro e tabuleiro, podendo ser tanto
ativas (regulaveis), quando nesta se realiza a protensdo, normalmente sendo fixadas ao
tabuleiro, quanto passivas (fixas), sendo fixadas no mastro. Ressalta-se ainda que, segundo
a FIB 89 (2015), “uma ancoragem regulavel, ou ativa, permite que seja ajustado o
comprimento do estai sem que ocorra movimento relativo das cordoalhas em relagao a
ancoragem’.

Logo, ¢ importante citar que devido ao corte das pontas das cordoalhas nas
ancoragens passivas, nestas nao € possivel realizar a reprotensao dos cabos, diferentes das
ativas, uma vez que nestas sdo mantidas as extremidades dos cabos, sendo estes protegidos
por uma capa preenchida por um material hidrofobico.

Entdo, ilustra-se na Figura 2.7 os componentes de um estai, onde ¢ fixado um tubo-
forma em ambas as ancoragens, sendo que na ancoragem passiva se instala as células de
cargas para o monitoramento das forcas no cabo. Apds o tubo-férma superior, ¢ soldado

neste um tubo-telescopio, como mostra a Figura 2.8, cuja fungdo ¢ permitir a
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movimentagdo do tubo PEAD, devido a dilatagdo térmica, para evitar rupturas das emendas
dos tubos, como exemplifica-se na Figura 2.9, ocorrido no cabo estai da Ponte Almir
Gabriel, sobre o Rio Guama, em Marituba no Para. Tal melhoria se deu devido as falhas
ocorridas em algumas protecdes de estai ocorridas em pontes estaiadas executadas no inicio
dos anos 2000, quando ainda nao se adotava tal método. Seguindo, anexo ao tubo-foérma
inferior, ¢ instalado um tubo antivandalismo, para prote¢ao contra atos de vandalismo.
Nesta ligagdo, ¢ instalado um anel chamado de desviador, para guiar o alinhamento das
cordoalhas, sendo envolto por uma camada de elastometro chamada de amortecedor. Por
fim, as extremidades sdo protegidas por uma capa de protegdo, a qual ¢ preenchida por

graxa ou ccra.

Figura 2.7- Esquematico do cabo estai.
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Fonte: Boletim FIB 89 (2015)
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Figura 2.8- Tubo-Telescopio — Nova Ponte do Outeiro (Belém-PA)

Fonte: AUTOR (2023)

Figura 2.9 — Bainha plastica danificada — Ponte Almir Gabriel, sobre o Rio Guama,

Marituba -PA

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2013)
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2.1.3 Mastro

Sao os elementos verticais responsaveis por receber os esfor¢os provenientes dos
estais e os transmitem para as fundagdes, sendo usualmente executados em concreto
armado. Logo, estes devem atender a trés tipos de configuragdes de distribuicao de estais,
sendo elas: Harpa, Semi-Harpa e Leque, a serem melhores descritas mais adiante.

Ainda, deve-se atentar também a configuragdo dos cabos estais, uma vez que
podem ser em uma ou duas distribuicdes. Quando hé apenas um plano de cabos estais, o
mastro deve ter a menor se¢do transversal possivel, a fim de diminuir a interferéncia do
elemento na se¢do do tabuleiro. A seguir, ilustra-se na Figura 2.10 trés possiveis

configura¢des de mastros para um unico plano de cabos estais.

Figura 2.10 — Configuragdes para pilares com um plano de cabos estais
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Fonte: WALTHER (1999)

Sequencialmente, quando se trata de dois planos de cabos estais, automaticamente
o mastro deve deslocar-se do tabuleiro, sendo possivel a utiliza¢do de duas torres, as quais
normalmente sdo ligadas por duas vigas travessas, sendo uma para o apoio do tabueiro e a
outra anterior a regido de ancoragem dos estais, além dos mastros em formato de “A”. Tais

configuragdes encontram-se dispostas na Figura 2.11.
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Figura 2.11 — Configuracdes para pilares com dois planos de estais

Fonte: WALTHER (1999)
2.2 Configuraciao geométrica
Segundo MENN (1986), os cabos estais que ligam o mastro ao tabuleiro, ajudam
a reduzir os momentos fletores e o deslocamento do mastro quando o tabuleiro esta

carregado. J&4 WALTHER (1999) afima existirem 3 casos limites aos quais os principais

elementos estdo sujeitos, conforme exposto na Figura 2.12.

Figura 2.12 — Diferentes distribuigdes de estaiamento.

Fonte: WALTHER (1999)
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Na Figura 2.12a, por ter sido usado poucos cabos estais, ocorre um aumento do
espaco entre as ancoragens dos cabos estais, tendo que enrijecer o tabuleiro para poder
resistir aos momentos fletores gerados, o que leva a uma menor solicitacdo do mastro, que
poder ser mais esbelto. Entretanto, este caso ¢ uma solugao de alto custo de construcao.

Na Figura 2.12b, o mastro possui uma elevada rigidez, tendo a capacidade de
resistir aos momentos causados por cargas assimétricas, principalmente em pontes onde ha
vaos de comprimentos diferentes, que causam maior momento e logo uma maior rotagdo
do mastro no sentido do maior vao, fazendo com que os estais sejam pouco espagados, o
que gera menores momentos no tabuleiro, fazendo com que este seja mais esbelto, como a
Ponte sobre o Rio Guama, conforme mostra a Figura 2.13.

Na Figura 2.12c, os cabos estais sdo os elementos estabilizantes, projetados para
resistir aos momentos causados pelas cargas varidveis desequilibrantes advindas do

tabuleiro, fazendo com que este € o mastro tenham seg¢des mais esbeltas.

Figura 2.13 — Ponte sobre o Rio Guama.

Fonte: Arquivos — LSE - Laboratdrio de Sistemas Estruturais (2020)

2.2 Tipos de estaiamento

A configuracdo transversal de uma ponte estaiada pode ser divida em dois tipos:

um plano ou dois planos de estais. A ponte unido ¢ um exemplo de uma ponte com dois
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planos de estais, uma vez que esta configuracao ¢ a mais utilizada, uma vez que € capaz de
suportar o tabuleiro tanto verticalmente quanto torsionalmente, segundo GIMSING &
GEORGAKIS (2012).

De acordo com TORNERI (2002), ¢ recomendavel a utilizagdo conjunta de dois
planos de cabos e se¢des transversais de consideravel rigidez a tor¢ao, a fim de se reduzir
a variacdo de forca nos estais pela melhor distribuicdo de esforgos, evitando-se assim
graves problemas de fadiga.

Ja em relacdo a configuragao longitudinal da ponte estaiada, os cabos podem ser
dispostos de varias maneiras, mas as mais usuais sdao: O sistema em harpa, semi-harpa,

leque e assimétrico.

2.2.1 Geometria em harpa

Na geometria em harpa, os cabos sdo ancorados utilizando-se espagamentos iguais
entre os mesmos. Para os carregamentos permanentes, as forgas verticais sdo encaminhadas
para a fundacdo e os esforcos horizontais que atuam no mastro ficam balanceados. Ja
quando surgem cargas assimétricas, estas introduzem esfor¢os horizontais nos pilares,o que
leva a necessidade de o mastro ter maior rigidez, tornando-os mais rosbustos do que em

outras geometrias (MAZZARIM, 2011), como mostra a Figura 2.14.

Figura 2.14 — Geometria em harpa.
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Fonte:MAZZARIM (2011)

2.2.2 Geometria em leque

Na geometria em leque (Figura 2.15), os estais sao fixos no topo do pilar, fazendo

com que os esforcos horizontais introduzidos no tabuleiro pelos estais sejam reduzidos,
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uma vez que hda uma maior verticalidade deles, evitando acimulos de tensdes nas
ancoragens dos tabuleiros. A flexibilidade deste sistema ¢ muito util nos casos de
movimentagdes horizontais, principalmente, em casos de efeitos sismicos. Além disso,
devido a verticalidade dos cabos, faz com que a flexdo do mastro nao seja elevada,
introduzindo esforgos horizontais menores € que devido ao pouco espagamento dos estais,

a carga resistida por ele ¢ menor, o que leva a um menor didmetro (MAZZARIM, 2011).

Figura 2.15 — Geometria em leque.
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Fonte: MAZZARIM (2011)

2.2.3 Geometria em semi-harpa

Ja a geometria em semi-harpa (Figura 2.16), ¢ uma solu¢ao intermediaria entre a
Harpa e o Leque, uma vez que se faz proveito das melhores qualidades de cada sistema,
evitando as desvantagens de cada um, sendo esta a solugdo mais difundida no mundo
inteiro. A distribui¢do das ancoragens ao longo do pilar faz com que estas ligagdes se

tornem menos complexas do que na geometria em leque. (MAZZARIM, 2011).

Figura 2.16 — Geometria em semi-harpa.

Fonte: MAZZARIM (2011)
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2.2.4 Geometria assimétrica

Na geometria assimétrica (Figura 2.17), € Util quando as condig¢des topograficas,
ou as interferéncias do meio, ndo permitem que a estrutura tenha seus carregamentos
permanentes auto-equilibrados em torno dos mastros. Por isso, faz-se necessario que os

cabos fiquem ancorados em estruturas auxiliares com os blocos de ancoragem

(MAZZARIM, 2011).

Figura 2.17 — Geometria assimétrica.
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Fonte: MAZZARIM (2011)

O espagamento entre os estais interfere muito na concepcao da estrutura, uma vez
que como o estai trabalha como um apoio eléstico, esses espacamentos ditardo a espessura
do tabuleiro, uma vez que quanto mais espacados os estais, mais rigido devera ser o

tabuleiro.
2.3 Sistemas Construtivos

E importante considerar que para determinar o melhor sistema construtivo deve-
se levantar alguns parametros, tais como: as dimensdes da estrutura que sera executada; os
materiais disponiveis a serem utilizados, bem como a logistica de abastecimento da obra
por partes destes insumos; a possibilidade de escoramento das estrutura e de pré-fabricagao
dos elementos, além do tempo disponivel para execugdo. Logo, a seguir encontram-se 0s

principais tipos de sistemas cosntrutivos adotados para pontes estaiadas.
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2.3.1 Rotacao do tabuleiro

Seguindo, o método foi elaborado devido a um desafio construtivo: executar um
viaduto estaiado sem interferéncia no trafego da rodovia, mais precisamente na cidade de
Germinston, na Africa do Sul, conforme mostra Figura 2.18 (a) e (b). Neste caso, o
tabuleiro foi executado paralelamente a rodovia, diretamente escorado sobre o solo. Para
tanto, € necessario que o sistema estaiado seja apoiado sobre aparelhos deslizantes sobre

as fundacoes.

Figura2.18 — Viaduto estaiado sobre a rodovia, em Germinston, Africa do Sul.

R f " ..k

Fonte: ADDIS (1998)
2.3.2 Balancos sucessivos

Por ultimo, cita-se o método mais utilizado atualmente e que fora o escolhido para
a construcao da ponte Unido. Este baseia-se na execugdo do tabuleiro de forma segmentada,
através de escoramentos moveis que sao dispostos nos anteriores, sendo chamados de
aduelas. Tais escoramentos sao formados por uma trelica de ago, que ¢ fixada na tltima
aduela, sendo projetada para o trecho em balango para o qual serd igada o segmento
seguinte, tendo, portanto, funcionamento como guindastes, uma vez que estas levantam as
novas aduelas e as mantém fixas até que o processo de ligagdo com a estrutura anterior seja
finalizado.

Com o desenvolvimento do sistema de estaiamento com multiplos cabos, a
utilizagcdo do método dos balangos sucessivos na construgdo de pontes estaiadas tornou-se
possivel e muito interessante. Nesse sistema, o espacamento entre os cabos pode variar de
5m a 10m, ou seja, um comprimento razoavel para cada aduela que necessitaria de apenas
um plano de cabos a serem tensionados ap6s a conclusao do segmento. (ALMEIDA, 2017).
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2.4 Pré-dimensionamento da geometria semi-harpa

O sistema adotado na ponte Unido ¢ a geometria semi-harpa, uma forma adaptada
do sistema em leque. Portanto, portanto, serd descrito o pré-dimensionamento dos estais de
uma ponte neste sistema.

Como ja anteriormente citado, esta geometria ¢ a mais difundida pelo mundo, onde
as ancoragens sao espacgadas dentro de uma certa altura do mastro, a partir do topo do
mastro, para a utilizacdo de ancoragem individuais para cada cabo (GAVA, 2019). Ja
segundo GIMSING & GEORGAKIS (2012), se esta altura da regido de ancoragem for
pequena, o sistema se comporta como geometria de leque, tendo suas andlises preliminares
considerando um tUnico cabo no tergo superior da zona de ancoragem, conforme mostra a

Figura 2.19.

Figura 2.19 — Regido de ancoragem no sistema semi-harpa (a esquerda) e no sistema em
leque (a direita).
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Fonte: GIMSING & GEORGAKIS (2012)
2.4.1 Casos de carga minima e maxima de tracio no cabo.
Neste sistema, o cabo estai ¢ fundamental na estabilidade da estrutura, tendo que

trabalhar tracionado para o seu melhor desempenho em qualquer combinagdo de carga,

como mostra os casos de carga maxima e minima tragdo nos cabos na Figura 2.20.
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Figura 2.20 — Casos de carga minima(a) e maxima(b) de tragao.
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Fonte: GIMSING & GEORGAKIS (2012)

Neste caso, a carga minima de tragao (minT,.) ocorre quando a carga de trafego

encontra-se localizada no vao lateral, a uma distancia a; do mastro, sendo determinada pela

Equacao 2.1.

Yic16Gia;—X7%,(Gj+ P)a;
hcos@qc

minT,, = Equacao 2.1

Onde:

n ¢ o numero pontos de carregamentos em uma metade do vao principal;
m ¢ o numero de pontos de carga no vao lateral;

G ¢ acarga permanente;

P sendo a carga de trafego;

h ¢ a altura do mastro;

@4 € o angulo formado entre o estai e o tabuleiro.

A situacdo de carga maxima de tragdo (maxT,.) ocorre quando a carga de trafico

fica localizada a uma distancia a; do mastro, sendo determinada pela Equagao 2.2.

Yit(Gj+ Pa;-YiL, Gja;
maxTaczjll ]/ 1=1-J"]

Equacdo 2.2

hco D¢
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2.4.2 Calculo da relagao de tensao k.

A partir dessas expressoes, € possivel calcular a relacdo de tensdo k,. segundo a
Equagdo 2. 3 dividindo a carga minima de tragdo pela méaxima, adimitido-se que a carga

de trafego como uma carga uniforme ao longo do vao, como mostra a Figura 2.21.

_gl? —4(g+p)l?,

T (gD Zm-4gl?, Equagcdo 2.3

ac

Figura 2.21 — Sistema semi-Harpa idealizado como um sistema continuo.
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Fonte: GIMSING & GEORGAKIS (2012)

Onde:

l, ¢ o comprimento do vao lateral;
l,, € o comprimento do vao central;
g € a carga permanente;

P sendo a carga de trafego.

2.4.3 Determinacio do vao lateral

A relagdo de tensdo k,. leva a determinacao do vao lateral a partir do vao central,

garatindo para que o cabo estai nao deixe de ficar tracionado, como mostra a Equagao 2.4.
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_ l (1-Kuc)g—KacP ~
l, = 2lm /—(1_Kac)g+P Equagdo 2.4

Onde:

[, € o comprimento do vao lateral;
L, € o comprimento do vao central,
g € a carga permanente;

P sendo a carga de trafego;

k,. ¢ arelagdo de tensdo devido a tragdo minima pela tragdo maxima do cabo.

GIMSING & GEORGAKIS (2012) ainda descrevem um grafico adotando a
relacdo de tensdo k,. como parametro da curva, relacionando o vao lateral/vao central e a
carga permanente/carga movel, afirmando que o maior valor recomendado entre os vaos ¢

de 0.5, conforme mostra a Figura 2.22.

Figura 2.22 — Variagdo da relagdo de extensdo critica la/lm, com a relagdo da cargas de
trafego e carga permanente p/g e do fator de tracdo Kac.
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Fonte: GIMSING & GEORGAKIS (2012)
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2.4.4 Pré dimensionamento do cabo

Para GIMSING & GEORGAKIS (2012), o pré-dimensionamento do cabo ¢ feito
admitindo-se que o estai estd submetido ao carregamento permanente (g ) € ao
carregamento movel (p), que atuam no tabuleiro num comprimento iugal ao espagcamento
dos estais (Figura 2.23), acrescendo o valor da carga concentrada (P). Sendo assim, a

Equagdo 2.5 determina a for¢a no cabo (T ;).

Figura 2.23 — Caso de for¢a maximo no cabo estai.
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Fonte: GIMSING & GEORGAKIS (2012).

Ait Aiga a;

P ~
Tsc,i~ (g tp+ 5) Teing, T YepAsci Equagdo 2.5

singcosd;
Onde:

Agc; € adarea de ago do cabo;

g € a carga permanente;

p ¢ a carga variavel;

P ¢ carga concentrada devido ao peso proprio do estai;
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d ¢é o diametro do cabo estai;

A; € a distancia entre a ancoragem inferior do cabo anterior até a da carga concentratada
do cabo estai;

Ai+1 € a distancia entre a carga concentratada do cabo estai até a ancoragem inferior
deste;

a; ¢ a distancia entre o mastro e a carga concentrada do estai;
Yeb € 0 peso especifico do ago do estai.

@; € o angulo formado entre a projecdo da forga de tragdo no cabo devido a cargaP e a
projecao do tabuleiro;

Como Ts.; = Agcifcpa» determina-se a drea de aco do cabo segundo a Equagdo 2.6 a
partir da Equagdo (2.5).

4
g+PH+32) At Aiga)cosd;
A ~E( 30d Equagdo 2.6
set 2(f cpasingicosdi=ycpa;) quag

Onde,

feba € a tensdo maxima admissivel no cabo, igual a 0.45 f¢x.
Agc; € adrea de ago do cabo;

g € a carga permanente;

p ¢ a carga variavel,

P ¢ carga concentrada devido ao peso proprio do estai,

d é o diametro do cabo estai;

A; € a distancia entre a ancoragem inferior do cabo anterior até a da carga concentratada
do cabo estai;

Ai+1 € a distancia entre a carga concentratada do cabo estai até a ancoragem inferior
deste;

a; ¢ a distancia entre o mastro e a carga concentrada do estai;
Yep € 0 peso especifico do ago do estai;

@4 € o angulo formado entre a proje¢do da forga de tragdo no cabo devido a carga P e a
projecao do tabuleiro;
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Para o célculo da area de ago devido a maior forga ¢ feito através da Equacao 2.7,
e ocorre quando ha carga assimétrica, com a carga varidvel apenas no vao central e a

permanente distribuida pelos vaos, como mostra a Figura 2.24.

Figura 2.24 — Caso de maior forca no cabo estai.
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P nzcosPs Equagdo 2.7
Onde,

A, € aarea de ago do cabo para o cabo de maior tracao;
Agc; € adrea de ago do cabo;

feba € a tensdo maxima admissivel no cabo, igual a 0.45 f¢x.
Jm € a carga permanente no vao central;

Jq € a carga permanente no vao lateral

pm € a carga varidvel no vao central;

P ¢ carga concentrada devido ao peso proprio do estai;

a, ¢ o comprimento do vao lateral;

a; ¢ o comprimento do mastro até o cabol;

a, € o comprimento do vao central;
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Yep € 0 peso especifico do ago do estai;

@4 € o angulo formado entre o estai e o tabuleiro.

2.4.5 Estimativa da rigidez do cabo estai — Médulo de DISCHINGER.

De acordo com DISCHINGER (1949, apud CARDOSO, 2013, pg. 3), os cabos

de pontes estaiadas sdo modelados como elementos de trelica com sua rigidez axial

modificada. Portanto, para o dimensionamento do moddulo de elasticidade de

DISCHINGER (E.qp), deve-se levar em consideragdo a perda de rigidez devido a

curvatura do cabo, causada pelo seu peso proprio, sendo este modulo definido pela Equagao

2.8.
E
EeCI.D T . YeplPE
1+-62———
12.0
Onde,

E é o modulo de elasticidade do estai;
Yep € 0 peso especifico do ago do estai;
L ¢ a projec¢ao horizontal do estai;

o € a tensao média do estai.

2.4.6 Forca de protensao

Equacao 2.8

A forca de protensdo do estai, ¢ definida em fungdo do greide final da ponte ou da

intensidade dos momentos fletores a serem resistidos pelo tabuleiro. Sendo assim, para o

lancamento do modelo de cabo, insere-se primeiro o alongamento axial do estai, a partir da

forca de protensdo estimada ( Equacdo 2.9), simulando assim o efeito da protensdo. O pré-

alongamento inicial(¢) do estai ¢ determinado pela Equacao 2.10.

N L= Ppermanente
protensao seng
£ = Nprotensﬁo
AEeq'D

Equacdo 2.9

Equacao 2.10
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2.5 Vibracoes dos estais devido ao vento

Ressalta-se que, mesmo com a classica andlise estatica da agao do vento em fungao
de sua velocidade de projeto, sabe-se que este evento tem natureza dindmica, conferindo a
estrutura tanto uma resposta estatica quanto dindmica. Sendo assim, a seguir dispde-se

alguns comportamentos induzidos aos cabos estais devido ao vento.

2.5.1 Martelamento

Este fendmeno estd associado a variacdo das forgas provocadas pelo vento no
decorrer do tempo. Caracteriza-se por movimentos alternados aleatérios dos estais,
contudo, ndo ¢ um efeito aeroeldstico instdvel. Com baixas velocidades de vento pode-se
ter um efeito ressonante nao critico devido a baixa energia cinética do mecanismo. Para
maiores velocidades do vento, embora se tenha uma elevada energia cinética, o efeito ¢
minimizado pelo crescimento do amortecimento aeroelastico. O significante aumento no
amortecimento em altas velocidades de vento previne, em muitos casos, a ocorréncia de
oscilagdes acentuadas devido ao martelamento (CAETANO, 2007)

Ainda, de acordo com DAVENPORT (1968), o fenomeno de martelamento
ressonante pode ocorrer para os casos pontes com dois planos de cabos paralelos separados
por um periodo B/V, onde B ¢ a distancia entre dois planos de cabos e V ¢ a velocidade

média do vento, conforme demonstrado na Figura 2.25.

Figura 2.25 — Agdo da rajada dos ventos em dois planos de estais
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Fonte: CAETANO (2007)
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Logo, para a ocorréncia da ressonancia, tal periodo deve ser igual ao meio periodo
de vibragdo T; associado ao modo torcional do tabuleiro. A velocidade critica do vento,

V., para esse fendmeno pode ser obtida pela Equacao 2.11.

V., = T Equacado. 2.11

2.5.2 Vibracdes por vortices

Inicialmente, vale ressaltar que corpos aerodinamicamente rombudos tendem a
passar pelo fendmeno de desprendimento de vortices, sendo que este induz forgas
transversais intermitentes, gerando assim as vibragdes dos estais. Logo, tal desprendimento
pode induzir a um efeito ressonante caso sua, frequéncia se aproxime a frequéncia natural
do cabo, sendo que a velocidade do vento estimada para tal fendmeno pode ser calculada
pela Equacdo 2.12, onde V ¢ a velocidade do vento, f,, ¢ a frequéncia natural do modo de
vibragdo, D € o didmetro do cabo e S; ¢ o numero de Strouhal.

V= f;—tD Equagao 2.12

Seguindo, CAETANO (2007) ainda afirma existir uma faixa de velocidades
(Figura 2.26) para as quais ocorre o efeito de sincronizacdo, que produz uma carga

acidental de vento, que ¢ caracterizada por forgas transversais ao sentido do escoamento e,

consequentemente, movimentos nesta direcao.
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Figura 2.26 — Evolucao da frequéncia de desprendimento de vortice com a velocidade do

vento em uma estrutura elastica
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Fonte: Adaptado de CAETANO (2007)

Ademais, outro parametro que influencia na avaliacao do fendmeno ¢ que depende
do amortecimento estrutural intrinseco do cabo, que ¢ caracterizado pelo ntimero de
Scruton, que ¢ um indice adimensional, definido pela Equacdo 2.13, onde 6 ¢ o logaritmo
de decaimento do amortecimento estrutural, p € a densidade do fluido e D ¢ o diametro do

cabo.

__ 26me
=0

Se¢ Equacao 2.13

Logo, DYRBYE & HANSEN (1997) afirmam existir dois tipos de casos que
podem aumentar o risco das vibragdes por vortices: locais com escoamento suave € uma
turbuléncia de pequena escala aumentada, na qual a primeira ocorre tipicamente para
estruturas isoladas localizadas em encostas marinhas enquanto a segunda ¢ mais comum
em estruturas localizadas na esteira de outras estruturas similares. Turbuléncias de larga
escala e elevado nimero de Scruton tém uma tendéncia de amenizar as vibragdes, uma vez
que valores deste parametro menores que 10 torna a estrutura suscetivel a esse fenomeno,

0 que ndo ocorre quando tal indice ¢ maior que 20.
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3. Mudanca do sistema estrutural

Inicialmente, busca-se ilustrar o projeto original da ponte Moju Alga,
demonstrando suas caracteristicas geométricas, bem como alguns pontos importantes que
contribuiram para a ocorréncia do sinistro, que ocasionou a ruptura dos pilares 7 ao 10 e o
consequente desmoronamento da superestrutura. Por fim, serd demonstrada a nova
concepg¢do da obra de arte especial, desta vez nomeada de ponte Unido, assim como os

motivos pelos quais tal sistema de ponte estaiada foi adotado.
3.1 Projeto original da ponte Moju Al¢a

Com 880 m de comprimento total, a ponte foi construida em 2002 (Figura 3.1),
com 7 modulos (Figura 3.2), apoiados sobre pilares, sendo a sec¢ao transversal do tabuleiro
mista de ago-concreto, com uma laje de concreto de 250 mm, conforme ilustrado na Figura

3.3.

= e e—— -

Figura 3.1 — Projeto original Moju Alga

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2019)
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Figura 3.2 — Seg¢do longitudinal original, modulos 1 a 4.
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Fonte: Arquivos - SETRAN (2002)
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Figura 3.3 — Se¢do longitudinal original, modulos 5 a 7.

| MODULO - 5 | MODULO - 6 MODULO - 7

Fonte: Arquivos - SETRAN (2002)

A extensdo de navegagdo de 88 m de largura permitia uma navegagao precaria de
barcagas e empurradores com comprimento de cerca de 100 m. Logo, devido a largura do
vao navegavel, frequentemente ocorriam impactos das balsas nos blocos e estacas, que
danificaram o apoio da ponte. Apds alguns anos em servigo, dolfins originalmente
instalados foram destruidos ao longo do tempo, o que eliminou a prote¢do da ponte contra
as acdes de impacto, o que culminou no sinistro da ponte, a seguir descrito.

O acidente ocorreu durante a maré maxima em 6 de abril de 2019, quando a balsa
que transportava 1.800 toneladas de rejeitos de dend€, que navegava de forma irregular,
atingiu o apoio 8 (AP8), que compde o vao de navegavel, levando ao colapso de 268 m de

estrutura, derrubando os modulos 3 e 4 do trecho central da ponte, conforme Figuras 3.4 e
3.5.
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Figura 3.4 - Trecho sinistrado da ponte sobre o Rio Moju.

Fonte: Arquivos - SETRAN-PA (2019)
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Figura 3.5 - Esquematico trecho sinistrado

PONTE

Fonte: Adaptado de SETRAN-PA (2019)

Logo, ressalta-se que, por se tratar de um sinistro ocorrido na ponte original do rio
Moju, o transito e a ligagao da capital com o oeste do Para ficaram totalmente afetados.
Portanto, adotou-se o rigime de carater de urgéncia para o reestabelecimento do trafego na
regido, fato que foi de suma importancia para a escolha do método executivo.

Sendo assim, buscou-se incialmente avaliar a integridade dos trechos restante, a
fim de definir a melhor solugdo para a reconstrug¢ao. Para isso, adotou-se a ponte estaiada
com um mastro no meio do vao, para evitar a coincidéncia da fundacdo nova com as
anteriores, para dar celeridade a readequagdo da malha viéria. Além disso, o novo sistema
proposto para a ponte contribuiria com uma grande capacidade de dissipacdo de energia
cinética devido a impactos de embarcagoes, aliado a robustez conferida pela fundacao do

mastro, a ser mais bem descrito a seguir. (ALMEIDA, 2019)

3.2 Projeto de readequacio da ponte Moju Alca

Entdo, o novo projeto visou ampliar de um tnico canal de navegacao de 88 m para
dois de 134 m de largura entre eixos de pilares. Logo, para suportar tal sistema, projetou-
se um mastro de 88,3 m de alutra, de se¢do vazada conforme ilustrada na Figura 3.6, sobre
fundacao com 45 estacas de concreto armado de 1,20 m de diametro, as quais foram

encamisadas e cravadas at¢ 70 m de profundidade (Figura 3.7).
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Figura 3.6 — Se¢ao do mastro tipo

Fonte: Arquivos - SETRAN-PA (2020)

Figura 3.7 — Elevacao do trecho estaiado.
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O tabuleiro da ponte (Figura 3.8) foi pré-fabricado com estrutura de aco, sendo
duas longarinas principais e duas secundarias (figuras 3.9, 3.10), engastadas com
transversinas (Figura 3.11), formando em moddulos (aduelas) de 12 m, conforme

demonstrado nas figuras 3.12 ¢ 3.13).
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Figura 3.8 — Sec¢do transversal do tabuleiro.
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Fonte: Arquivos - SETRAN-PA (2020)

Figura 3.9 — Secdo transversal longarina principal.
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Fonte: Arquivos - SETRAN-PA (2020)
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Figura 3.10 — Secao transversal longarina secundaria.
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Figura 3.11 — Secao transversal transversina.
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)
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Figura 3.12 — Planta baixa da aduela tipo.
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Figura 1 — Elevag¢ado da aduela tipo.
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Vale ressaltar ainda que a laje, de espessura de 25 cm, foi executada através da
colocacao de pré-lajes de espessura de 12 cm, as quais foram solidarizadas junto a estrutura
metalica da aduela pelo uso de conectores engastados em 16 cm no concreto moldado in

loco, conforme Figura 3.14.
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Figura 3.14 — Solidarizacao do sistema estrutural ago-concreto (a) e a se¢ao transversal
do tabuleiro (b)
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Ja os cabos estais foram instalados no mastro conforme a Figura 3.15 (a), por meio

de blocos de ancoragem fixos, e no tabuleiro (Figura 3.15 (b)) pelo uso de ancoragens

reguldveis instaladas na alma das vigas longarinas principais.

Figura 3.15 — Ancoragem no mastro (a) e no tabuleiro (b)
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3.2.1 Método Construtivo

Primeiramente, ¢ necessario ressaltar que o processo da reconstru¢do do trecho
sinistrado da ponte sobre o rio Moju tinha como desafio a readequacao do canal navegavel
em 150 dias, por isso, buscou-se desenvolver varias frentes de trabalho simultaneamente.
Sendo assim, inicialmente definiu-se que o bloco de fundagao seria executado em 3 fases
de moldagem, conforme Figura 3.16, do qual partiria de um nucleo central, composto por
21 estacas, que iriam suportar os dois pilares do mastro, conforme Figura 3.17. Com isso,
foi possivel a execugdo do restante do bloco concomitantemente a execugao do mastro, que
possibilitaria a execucdo tabuleiro com os 40 cabos estais. Vale ressaltar ainda que ao final
da tltima fase de moldagem, o bloco foi solidarizado através de cabos de protensdo, a fim

de garantir também a ativacao das estacas periféricas.

Figura 3.16 — 1?* (a), 2* (b) e 3* (c) fases de moldagem do bloco de fundagdo
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)
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Figura 3.17 — Cravacao das 21 estacas do nucleo central do bloco de fundagao

Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Seguindo, para facilitar o processo de moldagem e evitar alguns contratempos em
funcdo da distancia da obra (45 km) até a regido metropolitana de Belém, foi instalada uma
usina de concreto em uma balsa (Figura 3.18). Logo, devido aos grandes volumes de
concreto a serem dosados para a execucao das estruturas, foi utilizado gelo para diminuir
a temperatura final do substrato, para evitar a ocorréncia de fissuras de retracdo e devido
ao aparecimento do composto denominado de etringita tardia, que pode aparecer quando
0 concreto atinge temperaturas maiores que 65 °C. Com isso, atingia-se temperaturas na

faixa de 30 °C, conforme Figura 3.19.

Figura 3.18 — Balsa da usina de concreto

Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)
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Figura 3.19 — Temperatura do concreto em ° C

.

Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Em paralelo a execucdo da estrutura em concreto armado, as aduelas metalicas,
que tinham cada modulo de 12 m e mais um complemento na ligagdo a estrutura existente
de 2m, e os cabos estais foram fabricados para posterior instalagdo por meio do método dos
balangos sucessivos, conforme supracitado, através da treliga de icamento (Figura 3.20)
que mantinha a aduela na locagdo de projeto para o aparafusamento ao médulo anterior e
durante a execucao dos estais, que eram protendidos até a carga minima para suportar as
cargas de peso proprio do modulo e da treliga, assim como as de operacgao para a locomocao

desta para o icamento da aduela seguinte.
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Figura 3.20 — Execucdo em balangos sucessivos com o uso da treliga de icamento

Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2020)

Ademais, outro servigo que foi realizado em consonancia ao prosseguimento da
obra foi o de remocdo dos escombros dos modulos sinistrados (Figura 3.21) para
reestabelecer o canal navegavel ao fim da obra. Para a execugao deste servigo, inicialmente
a viga caixao era cortada pelo uso de um eletrodo de corte submerso. Em seguida, o corte

das estruturas de concreto armado era feito com fio diamantado.

Figura 3.21 — Trelica de igamento das aduelas

Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2019)
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Sendo assim, ALMEIDA & PADUA ANDRADE (2021) concluiram que a
readequagdo do vao navegavel de 268 m em 7 meses foi a construcao de ponte mais rapida
no Brasil, tendo sido construido, em média, 38,29 m de ponte por més, como mostra a

Figura 3.22.

Figura 3.22 — Diagrama de velocidade de constru¢do de pontes no Brasil
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Fonte: ALMEIDA & PADUA ANDRADE (2021)
Em suma, a ponte foi concebida, criando dois canais de navega¢do de 134 m de
largura entre eixos dos apoios, totalizando 268 m de comprimento. Ao todo, a ponte possui

40 estais sendo 20 a montante e 20 a jusante do rio Moju, conforme mostra a Figura 3.22.

Figura 3.22 — Ponte Unido sobre o rio Moju.

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)
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4 Prova de carga na ponte Uniso

4.1 Realizacio da prova de carga

O ensaio de prova de carga de uma ponte ¢ de fundamental importancia para a
avaliagdo estrutural da obra, uma vez que através deste teste ¢ possivel definir os
deslocamentos, rotagdes e deformagdes da estrutura, assim como as frequéncias naturais e
de resposta desta também, podendo identificar € comparar com os valores estimados no
projeto ou modelos de analises, para verificar as respostas estruturais ao final da
construcdo, quando teoricamente tem o seu melhor desempenho, pois os materiais e as
conexdes ainda ndo apresentam danos de servico ou de envelhecimento. Sendo assim, Estes
ensaios também servem como base de dados na elaboracao de normas, como o trabalho
realizado por PAULTRE et al., (1992), que realizou 90 ensaios de pontes.

Logo, a prova de carga da ponte Unido sobre o Rio Moju ocorreu em duas fases:
a estatica e a dindmica. Para o teste, foi instrumentado um caminhdo com um peso
aproximado de 300 kN e contou também com mais 15 caminhdes na mesma ordem de peso,
totalizando 16 veiculos previamente pesados, somando 4800 kN no total. Para a prova de
carga estatica, os caminhdes foram entrando na pista um apos o outro, até a formagao do

arranjo mostrado na Figura 4.1.

Figura 4.1 — Caminhdes dispostos sobre a ponte durante a prova de carga estatica.

i 2 }

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)
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Para demonstrar melhor, os arranjos completos dos ensaios estatico e dindmico da

ponte, encontram-se nas tabelas 4.1 e 4.2, sendo que a Tabela 4.1 mostra os arranjos do

carregamento estatico da ponte nos 2 lados e a Tabela 4.2 mostra como foi desenvolvido o

ensaio dinamico, informando os parametros para cada passagem dos veiculos. Onde 1é-se

AP20 entende-se que ¢ o apoio referente ao mastro, AP6 o apoio da margem direita do

trecho estaiado e AP11 o apoio da margem esquerda.

Tabela 4.1 — Arranjo sobre os vaos para prova de carga estatica.

PROVA DE CARGA ESTATICA
Hora Procedimento Observacao
07:00 Veiculos prontos
1 fila de 8 caminhdes no
08:30 Inicio do arranjo A1 AP06-AP20 /1 filade 7
caminhoes
Repouso para estabilizagao da
09:00
estrutura
1 fila de 8 caminhdes AP06-
09:15 Inicio do arranjo A2 AP20/ 1 fila de 8 caminhdes
no AP11-AP20
Repouso para estabiliza¢ao da
09:40 P P
estrutura
1 fila de 8 caminhdes no
09:55 Inicio do arranjo A3
AP11-AP20
Repouso para estabiliza¢ao da
09:20 P P
estrutura
2 filas de 8 caminhoes cada
09:35 Inicio do arranjo A4
no AP11-AP20
Repouso para estabiliza¢do da
10:00 estrutura e Fim da Prova de
Carga Estatica

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)
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Tabela 4.2 - Cronograma de ensaio para a prova de carga dindmica.

PROVA DE CARGA DINAMICA
Horario| Lado Ve[lli)r(I:]i/c}lgde Direcao Instrucao

10:00 - - - Inicio da Prova de carga dindmica
10:10 |Esquerdo 20 Direito 4 caminhoes a 20 km/h cada
10:20 | Direito 20 Esquerdo 4 caminhdes a 20 km/h cada
10:30 |Esquerdo 30-40 Direito 1 caminhao a 40 — 50 km/h
10:50 | Direito 30-40 Esquerdo 1 caminhdo a 40 — 50 km/h

1 caminhdo a 40 — 50 km/h com frenagem
11:10 |Esquerdo 40 Direito no vao AP06-AP20

1 caminhdo a 40 — 50 km/h com frenagem
11:30 | Direito 40 Esquerdo no vao AP11-AP20

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)

4.2 Instrumentacao

Em funcao da evolugao dos equipamentos eletronicos que permitem medidas em
tempo real, as técnicas de monitoragdo desenvolveram-se rapidamente ao longo dos
ultimos anos. Sistemas de monitoracdes “on line” podem ser instalados para fornecer
informagdes de forma continuada, o que torna possivel o acompanhamento do surgimento
de danos estruturais pela mudanca ao longo do tempo dos registros adquiridos.
Paralelamente, modelos matematicos alimentados e calibrados por dados experimentais
podem ser utilizados para simulagdo de comportamentos futuros. Tais modelos, sdo
elaborados com base nos métodos da andlise estrutural moderna, cujos calculos
matematicos sao otimizados e, consequentemente, agilizados com uso de computadores de
desempenho melhorado (TEIXEIRA, 2009).

A monitoragao de estruturas deve ser realizada de forma a fornecer as informagoes
necessdarias 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 alteragdes nas deformagdes, nas fissuras,
nos deslocamentos lineares ou angulares, nas temperaturas etc. perante a atuacao de cargas

ambientais e devido ao trafego. E usada a monitoracdo dindmica para registrar as
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aceleracdes, quando a estrutura ¢ submetida a forcas de inércia. Por intermédio da
montagem de uma rede in loco ¢ possivel obter informagdes sobre as varidveis de interesse,
utilizando diferentes tipos de sensores, convertendo em informacdes fisicas os sinais
digitais transformados advindos de seus funcionamentos e disseminados com uso de
ferramentas computacionais (TEIXEIRA, 2009).

A necessidade de monitoramento estrutural pode ser justificada pelos avancos
tecnologicos, a degradacao, a inspe¢do e acompanhamento do comportamento da estrutura.
No término da analise do monitoramento, a estrutura pode ser liberada ou restringida para
o uso. Com isso, propostas de refor¢os estruturais ou substitui¢ao da estrutura podem ser
executadas. (OLIVEIRA, 2018)

As técnicas de monitoramento das oscilagdes dinamicas de uma estrutura podem
ser divididas em curta e longa duragao. O monitoramento de curta duragdo se enquadra
num periodo de levantamento de horas e dias, ¢ o0 monitoramento de longa duragdo ou
Structural Health Monitoring (SHM) pode ter um periodo de meses ou até mesmo anos. O
SHM compreende de varios dispositivos como sensores de aquisicdo de dados, o
processamento dos dados, a modelagem, a filtragem dos dados e os métodos de analise de
dados. (OLIVEIRA, 2018)

Uma rede de sensores integrada a estrutura ¢ conectada a sistemas de aquisigdo,
de armazenamento e processamento de informagdo, com ligacdo a uma central remota por
meio de circuitos de comunicagao (ASSIS, 2007).

Esses procedimentos de avaliacdo da seguranga levam ao conhecimento da
integridade de uma estrutura existente, por meio de um julgamento integrado das variaveis
estruturais, pois engloba valores obtidos de investigagdes numéricas e de experimentos.
Normalmente, nao € 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,
usualmente até resultarem efeitos que ndo comprometam a integridade da estrutura, ou seja,
até um limite de utilizacdo, para desenvolver uma avaliagdo da seguranca. (PENNER,

2001)

4.3 Monitoragao estatica

Sendo assim, a instrumentacdo da ponte foi realizada de forma que permitiu

monitorar os efeitos estruturais causados pela prova de carga, como deslocamentos

50



verticais (flechas), deslocamentos horizontais (deslizamentos nos apoios do tabuleiro no

topo dos pilares, inclinagdo dos apoios (medido pelos clindmetros).
4.2.1 Deslocamentos

Para o levantamento do deslocamento causado pelo ensaio quase estatico, foram
utilizados prismas de reflexdo posicionados nos estais 7 e uma estacdo total posicionada no
eixo do mastro, tendo pontos georreferenciados de apoio aos levantamentos, utilizando o
método “distancia entre dois pontos”, que tem precisao de 2 mm. Logo, realizou-se leitura
nos cabos estais 07 tanto dos lados direito e esquerdo, como jusante e montante, a cada
caminhdo que se posicionava entre os vaos do trecho estaiado, como mostra a Figura 4.3.
Sendo assim, a flecha minima foi de 400 mm com 15 caminhdes sobre a ponte ¢ a flecha
maxima encontrada foi de 432 mm com todos os 16 caminhdes em cima da ponte (com
carga total de 4.800 kN). Na Figura 4.4 mostra o comportamento do greide durante a prova

de carga estatica.

Figura 4.3 — Pontos do trecho estaiado que foram realizados os levantamentos
topograficos.
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Figura 4.4 — Levantamento topografico do durante a prova de carga estatica.
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4.3.2 Deformacoes

Foram instalados extensOmetros elétricos de resisténcia (strain gages) para a
medida das deformagdes no eixo das mesas inferiores das longarinas externas da ponte,
entre os cabos estais 5 e 6 dos lados direito e esquerdo, tanto montante quanto jusante,
como mostram as figuras 4.5, 4.6, 4.7, no desenho esquematico disposto na Figura 4.8, que

também mostra o modelo do extensometro utilizado.

Figura 4.5 — Vista lateral do trecho estaiado onde mostra a posi¢ao dos extensdmetros.

ORENTAGEO I ORENTAGAO
1 EXTENSOMENTRD. x 1 EXTENSOMENTRO
w040 00403

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)
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Figura 4.6 — Planta baixa do trecho estaiado onde mostra a posi¢ao dos extensdmetros.

®
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E2 1 EXTENSOMENTRO M 1 EXTENSOMENTRO! E4
x4 X
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Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)

Figura 4.7 — ExtensOmetro instalado na mesa inferior da longarina.

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)

Figura 4.8 — Esquematico (a) e modelo (b) do extensdmetro instalado na mesa da
longarina.

(a)

EXTENSOMETRO HBM Bmm—1200hms

Fonte: (a) Adaptado de SETRAN-PA (2020) e (b) LSE-Laboratoério de Sistemas
Estruturais (2023)
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Entdo, na Figura 4.9 ¢ possivel visualizar as deformagdes dos extensometros
instalados na mesa inferior das vigas longarinas, instalados entre os estais 5 e 6, para avaliar

as curvaturas durante os ensaios.

Figura 4.9 — Deformacao das longarinas durante a prova de carga estatica.
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Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)

Sendo assim, ¢ importante ressaltar que o comportamento das deformagdes segue
o mesmo padrao dos deslocamentos apresentados na Figura 4.4, no qual os extensdmetros
E1 e E2 encontram-se tracionados, devido ao carregamento de camihdes e a consequente
deformacdo da longarina sob flexdo do lado direito, enquanto o E3 e o E4 encontram-se
comprimidos, em fun¢do do levatamento do lado esquerdo da ponte.

O mesmo se repete quando os caminhdes passam para o lado esquerdo da ponte,
invertendo-se as deformagdes, passando o E1 e E2 a serem comprimidos em decorréncia
do levantamento do lado esquerdo e o E3 e o E4 tracionados. Entende-se que a maior
energia de deformacao se deve pelo fato do lado esquerdo apresentar uma declividade, que
permitiu que os caminhdes entrassem no trecho com uma velocidade maior, devido estarem
a favor da gravidade, aliado ainda ao acréscimo de mais um caminhdo, passando de 15

utilizados na margem direita para 16 na margem esquerda.
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4.4 Monitoramento dinimico

Testes dinamicos em estruturas sao realizados por uma variedade de razdes, seja
a obtencao de parametros modais (frequéncias naturais, modos de vibrar, amortecimento),
estudo da resposta aerodinamica, correlacao entre simulagdes numéricas e experimentos
ou monitoramento de condi¢des de trabalho. Para cada condi¢cdo distinta, diferentes
métodos de andlise sdo aplicados. Estes sdo divididos entre duas principais categorias:
testes por vibracdo natural e testes por vibragao controlada (FARRAR; DUFFEY;
CORNWELL, 1999)

A excitagdo natural é definida como aquela que a estrutura sofre sob sua condig¢do
normal de operacdo. Todas as pontes estdo sujeitas a excitagdo natural de fontes como
trafego, vento, movimentos de ondas ou abalos sismicos. Esse tipo de excitacdo tem sido
usado durante testes dindmicos de ambas grandes e pequenas estruturas. Tipicamente,
durante estes testes, ¢ dificil captar a varidvel de entrada do sistema, geralmente optando-
se por ndo a medir. Para grandes pontes a excitagdo natural ¢ a Unica forma pratica de
excitar a estrutura, tendo em vista que a capacidade de aparatos mecanicos de prover
energia ao sistema se torna cada vez mais inviavel a medida que o tamanho desta aumenta
e isto se torna ainda mais critico em altas frequéncias devido a necessidade de o mecanismo
ter que superar grandes quantidades de inércia. O uso de excitagdes naturais proveé um meio
de medir a resposta da estrutura mediante as condigdes de operagdes de que se t€m
interesse. A principal desvantagem deste tipo de teste se da ao fato de que ha enorme
dificuldade de verificar se a fonte de excitagdo atua nas frequéncias de interesse ou o quao
uniforme esta ¢. (FONSECA JUNIOR, 2018)

A analise dinamica ¢ utilizada quando o carregamento gera oscilagdes de
amplitudes significativas na estrutura que variam rapidamente ao longo do tempo. Se este
¢ aplicado de forma suficientemente lenta, as forgas inerciais podem ser ignoradas e a
analise pode ser simplificada para aquela do tipo estatica. Logo, a analise dindmica ¢ um
tipo de analise estrutural que trata do comportamento de estruturas sujeitas a carregamentos
dinamicos (CHOPRA, 2012).

A prova de carga dinamica foi realizada para excitar as frequéncias de resposta da
ponte, através das aceleragdes da mesma geradas pelos caminhdes passando pelo tabuleiro
com diferentes velocidades, a fim de induzir energia ao sistema para que se possa
identificar picos nos espectros a serem analisados. Para isso, foram instalados

acelerdometros na ponte, como detalhado a seguir.
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4.4.1 Aceleracoes

Sendo assim. na parte superior do mastro, na altura da segunda viga travessa,
foram instalados dois acelerometros triaxiais € um clinometro, sendo que um acelerdmetro
foi instalado junto com o clindmetro na parede interna do pilar jusante e o outro instalado
na parede externa do pilar montante, sendo usados para medir os deslocamentos horizontais

dos pilares, como mostra a Figura 4.10.

Figura 4.10 — Arranjo da instala¢do dos acelerometros 3593 e 3037 na monitoragao das
frequéncias dos pilares do mastro.

z

Fonte: Arquivos — LSE-Laboratério de Sistemas Estruturais (2020)

Por ultimo, foram instalados acelerdmetros em pares nas bordas da pista, como
mostra a Figura 4.11, para aferir a frequéncia da ponte durante a prova de carga dinamica,
de forma que a dire¢do dos acelerometros foi padronizada para que o eixo x represente o

sentido longitudinal da ponte, o eixo y o transversal e o eixo no sentido vertical. Ja na
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Figura 4.12 encontra-se especificada as posi¢cdes dos acelerdmetros na se¢do transversal do

tabuleiro, estando os modelos utilizados para o teste mostrados na Figura 4.13.

Figura 4.11 — Planta baixa do trecho estaiado onde mostra a posi¢ao dos acelerdometros

em cima da pista.
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Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)

Figura 4.12 — Secao transversal do trecho estaiado onde mostra a posi¢ao dos
acelerometros em cima da pista.

—\ﬁCELEROMETRO TRIAXIAL ACELEROMETRO UNAXIAL[

e ] SEESSSEEEEEEEEEAREREEEEN

| I

Fonte: Adaptado de SETRAN-PA (2020)

Figura 4.13 — Acelerdmetro uniaxial (a) e triaxial (b)

(a) (b)

Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorio de Sistemas Estruturais (2020)
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Logo, por meio do teste dindmico, foram aquisitadas as aceleragdes pela central
de monitoragdo instalada no mastro, cujos sinais foram filtrados através do Fast Fourier
Transform (FFT), que segundo MORRETIN (2014), este filtro permite decompor sinais
analogicos ou digitais em componentes de senos € cossenos por meio das caracteristicas
das frequéncias, além de possibilitar identificar e relacionar os picos de energia com suas
respectivas frequéncias, com diferentes intensidades de energia.

A FFT se trata de um algoritmo eficiente para o processamento computacional de
sinais, durante um periodo de tempo ou um espago, ¢ os divide em componentes de
frequéncia. O processamento computacional ¢ mais rapido, pois o numero de operagdes
complexas cai para 2. N log, N, no qual N ¢ o nimero de amostras, isto causa uma reducdo
significativa no tempo de processamento. (OLIVEIRA, 2018)

A teoria da Transformada de Fourier diz que qualquer sinal, periédico ou nao,
pode ser representado por uma série de senos que o compde. Essa propriedade ¢ de grande
importancia na analise dinamica, pois permite identificar a influéncia de determinadas
frequéncias na amplitude do sinal original.

Logo, foi utilizado o método FFT, nos instantes apds a saida do caminhdo da
ponte, na qual a estrutura esteve em vibragao livre, tendo sido realizado o tratamento dos

dados e encontrados os seguintes espectros, conforme a Figura 4.14.
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Figura 4.14 - Espectros das aceleragdes aquisitadas no tabuleiro durante os ensaios.
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5 Modelagem computacional

Devido a grande complexidade das estruturas de pontes estaiadas, da relevancia
de muitos comportamentos nao-lineares e do elevado numero de etapas de analise, o
modelo deve ser o mais simples possivel para poupar capacidade de processamento. Para
avalia¢do das etapas construtivas, esfor¢os transversais a secdo e pontos de concentracao
de tensdes ndo costumam ser relevantes (ALMEIDA, 2017)

O comportamento de qualquer estrutura ¢ influenciado por trés fatores principais:
a forma e as ligagdes dessa estrutura; os materiais de construgdo; e as forcas, aceleragoes e
deformagdes impostas. Tal comportamento ¢é geralmente complexo para ser
completamente representado num modelo tedrico, sendo necessario representd-lo por um
“esquema estrutural” simplificado, ou seja, por uma idealizagdo que tenta representar, com
0 necessario grau de precisao, como a estrutura resiste as diversas acoes. Este esquema
estrutural, que pode apresentar diferentes niveis de complexidade, mostra como a estrutura
transforma as agcdes em tensdes e garante a estabilidade (TEIXEIRA, 2009).

Os detalhes do modelo, como o numero de nos na malha, tipos de elementos,
condi¢do de contorno e a consideracao dos graus de liberdade a serem utilizados definem
o numero de graus de liberdade da analise. Esse numero muitas vezes ¢ grande de modo
que a precisdo do método ¢ proporcional a essa quantidade (LIPENER, 2018).

O esquema usado na andlise estrutural ¢, habitualmente, um compromisso entre
um que seja muito aproximado a realidade, mas demasiadamente complexo para os
calculos e outro mais facil de calcular, mas afastado da realidade. Atengdo especial deve
ser dada as ligacdes e bases da estrutura no que se refere a definicdo das propriedades
mecanicas de elementos como aparelhos de apoios e interagdes com o solo (TEIXEIRA,

2009).

5.1 Caracteristicas dos materiais

Incialmente, associam-se as caracteristicas e os carregamentos ao qual a estrutura

esta submetida, a fim de se obter a resposta mais proxima com a realidade, o que sera

exposto e analisado a seguir.
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5.1.1 Concreto e aco

Para a elaboracdo do modelo numérico para a analise estrutural da ponte, foi
realizado um levantamento dos materiais utilizados nestas para fornecer ao programa
utilziado para a avaliagcdo os dados bésicos e necessarios para a verificagdo das reagdes da
pela ponte aos esforgos aos quais ¢ submetida. Portanto, foi utilizado o fck de projeto, de
45 MPa, com o modulo de elasticidade a ser calculado de acordo com a tabela 8.1 da NBR
6118 (ABNT, 2014), para agregado de arenito, resultando em 24 GPa; uma vez que nado
havia sido realizados ensaios para a estimativa deste pardmetro, o fyk e o modulo de
elasticidade do ago das longarinas e transversinas utilizado de acordo com o especificado
em projeto, assim como também para aco das cordoalhas dos cabos estais, dados retirados

do catdlogo da fabricante, sendo assim exposto na Tabela 5.1.

Tabela 5.1 — Caracterizacao dos materiais.

Material fex(MPa) | fyx(MPa)| E(GPa)

Concreto 45 - 24
Aco-Tabuleiro - 250 200
Ago-Cordoalha - 1862 195

Fonte: AUTOR (2023)
5.1.2 Aparelhos de apoio
Existem dois tipos de aparelhos de apoio, o simples e o fretado, sendo este Gltimo
o utilizado na Ponte Unido, como mostra a Figura 5.1, que ¢ caracterizado por ser formado

por placas de borrachas intercaladas com chapas de ago, que servem como cintamento,

diminuindo as deformagdes normais.
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Figura 5.1 — Caracteristicas dos aparelhos de apoio de neoprene instalados na viga
travessa inferior do mastro.
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Fonte: Arquivos — SETRAN-PA (2019)

Para o calculo da rigidez ao cisalhamento, foi utilizada a expressao proposta por
PFEIL (1988), exposta na Equagao 5.1, na qual encontrou-se o valor de 7636,10 kN/m. Ja
para a tensdao admissivel do elemento, adotou-se a tabela da norma alema DIN 4141 (DIN,
2014), tendo sido calculado o valor de 15 MPa.
G-a-b

k, = Equagdo 5.1

nc'hl

onde,
G = 1 MPa, é o moédulo de elasticidade transversal da 1amina de borracha;
a ¢ a menor dimensao do Neoprene;
b ¢ a maior dimensao do Neoprene;
h, ¢ a espessura de uma camada da lamina de borracha;
n. € o nimero de camadas da lamina de borracha;
J& para a consideracdo do modulo de elasticidade a rotagdo, utilizou-se a Equagao

5.2, da norma DIN 4141 (DIN, 2014), para a qual se obteve o valor de 77,30 MPa.
_ a a 2 ~
E;, = [0,0668 ~0,0216 - (;)] G- Equagdo 5.2
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onde,

G = 1 MPa, é o mddulo de elasticidade transversal da 1amina de borracha;
a ¢ a menor dimensao do Neoprene;

b ¢ a maior dimensao do Neoprene;

t ¢ a espessura de uma camada de da lamina de borracha;
5.2 Caracteristicas do modelo

Os softwares comerciais atualmente fornecem ferramentas para analises
estruturais de pontes utilizando-se o Método dos Elementos Finitos (MEF). E possivel
simular o comportamento estrutural em diferentes modelos compostos por elementos
distintos como barras, superficies e soélidos (universalmente conhecidos como frames,
shells e solids), presentes nas bibliotecas desses programas. Os diferentes niveis de anélises
também sdo opcoes em muitos desses casos (TEIXEIRA, 2009).

Portanto, para a representacdo desta ponte no modelo numérico, foi utilizado o
software de elementos finitos CSIBridge v24, conforme a licenca mostrada na Figura5.2,
a fim de se comparar os resultados tedricos com os experimentais encontrados na prova de
carga. Sendo assim, o mastro da ponte foi modelado engastado na fundagdo como
elementos de barras, assim como os estais e as longarinas e travessas, sendo estas ultimas

engastadas no mastro, conforme figuras 5.3 e 5.4.

Figura 5.2 — Licenga utilizada do software CSIBridge V24, cedida pelo LSE.
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Fonte: CSI BridgeV24 (2023)
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Figura 5.3 — Vista 3D do modelo numérico.

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Figura 5.4 — Vista frontal do mastro no modelo numérico.

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Os cabos estais foram conectados ao tabuleiro através de um vinculo rigido, que
simula a transmissao de esfor¢os de acordo com o projeto da ponte, uma vez que os cabos
estao ancorados a 700 mm do eixo das longarinas externas, sendo necessario esse vinculo
para ligar os cabos ao tabuleiro (Figura5.5) . Estes mesmos vinculos rigidos foram usados
para ligar os cabos estais ao centrdide da se¢do transversal do mastro, nas ancoragens

superiores. (Figura 5.6).
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Figura 5.5 — Vinculo de ligacdo do estai ao tabuleiro, destacado em amarelo.
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Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Figura 5.6 — Vinculo de ligacao do estai ao mastro, destacado em amarelo.
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Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Ja o tabuleiro foi modelado como elemento de casca, que ¢ uma formulagao de
trés ou quatro nds que combina, separadamente, o comportamento de membrana e de placa
flexionada (MORAES NETO, 2007), cujos conectores de ligacdo entre a laje de concreto
armado e as vigas metdlicas foram simulados através da fungdo constraints, que ¢ usado

para impor certas restrigdes de comportamento no elemento ou conectar partes diferentes
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e impor certos tipos de condi¢des de simetria, sendo a superestrutura engastada a viga
travessa inferior pelos aparelhos de apoio travessa, que foram modelados como vinculos
de rigidez com os valores calculados e demonstrados no item 4.3.1.2, como mostra a Figura
5.7. A modelagdo desta estrutura foi feita de acordo com os projetos fornecidos pela
SETRAN-PA, proprietaria da obra, bem como de seus materiais utilizados, como exposto
anteriormente. Na Tabela 5.2, estdo demonstrados os carregamentos permanentes que

foram considerados na estrutura.

Figura 5.7 — Vinculo de ligagdo dos apoios nos encontros.

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Tabela 5.2 — Cargas permanentes do modelo

CARREGAMENTO
PERMANENTE | VALOR | UNIDADE
GUARDA CORPO 3,1 KN/m
GUARDA RODA
ESQUERDO 3,25 kN/m
GUARDA RODA
DIREITO 525 KN/m
PAVIMENTO 1.5 KN/m?

Fonte: Autor (2023)

Atualmente, o método mais utilizado para a andlise de pontes estaiadas ¢ o método
dos elementos finitos, o qual fornece uma idealizacdo conveniente da estrutura e ¢
particularmente eficaz quando utilizado em analises computacionais. Entre as vantagens
da utilizagdo deste método estdo a capacidade de representagdo de estruturas com

geometrias complexas, a possibilidade de consideracdo de todos os aspectos ndo lineares
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inerentes a esta tipologia de obra de arte especial, incluindo a consideragao dos diferentes
modelos constitutivos para os materiais € a possibilidade de realizacdo de uma andlise
dindmica em profundidade. (LAZZARI, 2020)

Na etapa de projeto, a andlise estatica e dindmica de pontes estaiadas pode ser
realizada ao longo das suas fases construtivas com o uso de modelos parciais em elementos
finitos. Neste contexto, dois métodos de analise computacional podem ser utilizados: os
processos de montagem (forward analysis). (WANG et al., 2004)

No processo de montagem (forward analysis), a anélise das estruturas parciais ¢
realizada conforme a sequéncia real de construcdo da ponte, sendo os carregamentos
aplicados no sentido correto. Ao longo das simulagdes numéricas, ¢ possivel armazenar os
resultados de tensdes, deformagdes e as configuragdes deformadas correspondentes as
analises anteriores, as quais sao atualizadas com a adi¢ao de cada trecho subsequente. Desta
forma, pode-se prever a evolugdo das tensdes e deformagdes nos estais, pilone e tabuleiro;

e os deslocamentos previstos ao longo da construcao da estrutura (KIM et al., 2017).

5.3 Analise dos resultados

5.3.1 Analise ndo-linear de pontes estaiadas

Quando uma estrutura ¢ submetida a um determinado carregamento, a mesma
sofre deslocamentos em seus nos, € em decorréncia disto, novos esfor¢os podem surgir.
Quando esse deslocamento ¢ pequeno, esses esforcos adicionais sdo irrelevantes. No caso
de estruturas esbeltas, os deslocamentos decorrentes do carregamento sdo consideraveis,
podendo gerar esforcos de segunda ordem nos elementos. Desta forma, torna-se importante
a realizagdo de uma analise ndo linear, em que a matriz de rigidez geométrica de cada
elemento deve ser alterada de forma iterativa, sendo dependente do carregamento aplicado
e da variagdo dos deslocamentos dos nds da estrutura. (LAZZARI, 2020)

Nas estruturas de pontes estaiadas, a consideracao desses efeitos ¢ fundamental.
Normalmente, as pecas que formam a estrutura apresentam altos indices de esbeltez,
podendo apresentar grandes deslocamentos em servigo, especialmente no caso dos mastros.
Esses deslocamentos geram efeitos de segunda ordem (ndo linearidade geométrica), que
sdo amplificados pela redugdo da rigidez dos pilares de concreto do mastro devido a

fissuragdo (ndo linearidade fisica). (ALMEIDA, 2017)
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Ainda, segundo GRANATA (2012), destacam-se as seguintes nao linearidades: o
efeito da catendria dos estais, conforme ja abordado no topico referente ao médulo de
Dischinger, uma vez que os cabos ndo possuem rigidez a flexdo. Ainda, ha o
comportamento viga-coluna do tabuleiro, que ocorre devido a adicdo de esforcos
compressivos provenientes da protensao dos cabos estais (efeito P-delta).

Seguindo, também ha efeito de grandes deslocamentos nos elementos estruturais,
pois os processos de execucdo de pontes estaiadas produzem constantes alteracdes
geométricas e conduzem ao surgimento de esforcos causados pelos efeitos de
excentricidades nos elementos sujeitos a solicitagdes de compressdo. Este fato pode ser
observado especialmente nos mastros, cujos efeitos de segunda ordem podem ser
amplificados caso ocorra a redu¢do de rigidez do elemento devido a fissuragdo.

Ademais, ressalta-se o efeito interativo entre o conjunto tabuleiro-estais-pilone,
pois em funcdo da geometria e das conexdes entre os membros estruturais que compoem
as pontes estaiadas, o comportamento estrutural local de cada membro afeta diretamente o
comportamento dos membros vizinhos. Ou seja, existe uma interdependéncia dos esforgos
entre cada um destes elementos estruturais (KIM et al, 2017). Vale ressaltar que a analise
nao linear ¢ realizada no software CSIBridge V24 de forma iterativa, através do processo
P-delta.

Logo, para simular a prova de carga estatica, primeiro foi realizada uma analise
nao-linear de equilibrio estatico método pseudo estatico (multi-step static analysis), com o
comboio de 16 caminhdes utilizada na prova estatica, com a discretizagdao do carregamento
acada 0,1 s, com os caminhdes passando no tabuleiro a uma velocidade média de 1,39 m/s
(=5 km/h). Sendo assim, para a analise ndo linear da ponte, foi utilizado o método Newton-
Raphson.

Em seguida, utilizou-se do método de carga movel (Moving load) para simular o
trem tipo TB-45, proposto pela norma NBR 7187 (ABNT, 2013), a fim de verificar se os
esfor¢os induzidos na ponte pelo comboio experimental estdo de acordo aos verificados

pelos critérios normativos

5.3.1.1 Forcas nos cabos

A partir do modelo, foram inseridos os valores medidos em cada cabo estai, nas
condigdes iniciais do ensaio, anterior a entrada dos caminhdes na ponte. Tal parametro foi

escolhido para ser utilizado como base de entrada de dados na ferramenta LoadOptimizer,
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do CSIBridge, que necessita de dados de entrada, que ¢ a discrigdo dos cabos, nos quais €
introduzido um pré-alongamento inicial e também o efeito da catendria do cabo estai
devido a deformacdo deste pelo peso proprio, conforme anteriormente explanado, e os
objetivos a serem alcangados, que sao as forcas conhecidas antes do inicio da prova de
carga, para a analise de forma iterativa da melhor resposta computacional da ponte para os
parametros adotados, uma vez que o programa analisa varias respostas possiveis para o
problema, até encontrar a solu¢do 6tima.

Em suma, o LoadOptimizer pode ser caracterizado por ser um “programa utilizado
para determinacao do melhor conjunto de forgas para atingir determinados objetivos. Os
carregamentos a serem otimizados podem ser aplicados em qualquer caso de carregamento
estatico, que pode ser linear, ndo linear ou de etapas construtivas. Os objetivos podem ser
deslocamentos nos nos, esforgos em elementos ou reagdes de apoio. Os resultados dessa
analise sao fatores de escala para os carregamentos aplicados” (CSI LOAD OPTIMIZER,
2011)

Sendo assim, encontram-se expostos na Tabela 5.3, os valores das for¢as medidas
nos cabos estais de acordo com o modelo ¢ a maxima medida pelas células de carga
instaladas nestes, anterior a prova de carga. Na ultima coluna da tabela encontra-se a

relacdo entre a forca experimental (célula de carga) e a tedrica (modelo numérico).
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Tabela 5.3 — Demonstrativo das for¢as medidas nos cabos estais experimental e

teoricamente.
FORCA FORCA
CABO | MEDIDA NA | MEDIDA NO RELACAO
ESTAI | CELULA DE MODELO |EXPERIMENTAL/TEORICA
CARGA (kN) (kN)
E1IMD 800,18 800,45 0,9997
E1ID 693,93 694,06 0,9998
E1IME 770,49 770,19 1,0004
E1JE 731,65 731,39 1,0004
E2MD 823,75 824,03 0,9997
E2JD 958,49 958,63 0,9999
E2ME 838,36 837,68 1,0008
E2JE 777,27 776,83 1,0006
E3MD 913,36 913,47 0,9999
E3JD 775,77 775,8 1,0000
E3ME 954,37 953,54 1,0009
E3JE 818,07 817,47 1,0007
E4MD 974,14 974,06 1,0001
E4]D 1009,37 1009,21 1,0002
E4ME 1051,88 1050,9 1,0009
E4JE 937,51 936,66 1,0009
E5MD 888,90 888,66 1,0003
E5ID 1059,24 1059,00 1,0002
ESME 912,23 911,77 1,0005
ESJE 912,23 911,67 1,0006
E6MD 1276,29 1275,99 1,0002
E6JD 1075,32 1075,1 1,0002
E6ME 1063,49 1063,41 1,0001
E6JE 1168,09 1167,81 1,0002
E7MD 1312,73 1312,39 1,0003
E7ID 1334,54 1334,33 1,0002
E7TME 1389,10 1389,21 0,9999
E7JE 1465,23 1465,1 1,0001
ESMD 1416,78 1416,5 1,0002
E8ID 1499,23 1499,05 1,0001
ESME 1599,00 1599,07 1,0000
E8JE 1615,34 1615,24 1,0001
ESMD 1720,49 1720,1 1,0002
E9JD 1621,95 1621,68 1,0002
E9OME 1930,62 1930,54 1,0000
E9JE 1873,55 1873,34 1,0001
E10MD 1804,61 1804,2 1,0002
E10JD 1578,10 1577,7 1,0003
E10ME 1830,26 1830,06 1,0001
E10JE 1859,30 1859,05 1,0001




5.3.1.2 Deslocamentos

Conforme explicado anteriormente, durante a prova de carga foram realizadas
leituras topograficas por meio do uso de uma estacao total, para a medi¢ao do deslocamento
ocasionado pela deformagdo das longarinas principais, conforme ja explanado no item
4.2.1.

Logo, foram realizadas dois tipos de analise dos deslocamentos, uma para o caso
do comboio experimental e a outra para o trem tipo TB-45, ambas considerando a matriz
de rigidez da ponte modelada pelo caso nonlinear staged construction, o qual simula a
modelagem da ponte de acordo com suas fases de construgdo, diminuindo assim as
incertezas quanto ao processamento dos dados do programa em relacdo ao método
experimental.

Sendo assim, foi utilizado o método multistep static para as verificacdes dos
deslocamentos devido ao comboio experimental, uma vez que este simula a passagem dos
caminhdes por passos a determinada velocidade, com discretizagdo de dados a cada 0,1s,
cujo valor foi adotado devido ao tempo de processamento que uma discretizacdo maior
demandaria para anélise. Entdo, para este, o deslocamento medido para o caso experimental
foi de 519 mm (Figura 5.8), enquanto que o valor para o caso do trem tipo TB-45 foi de
489 mm (Figura 5.9), sendo que o deslocamento experimental encontrado foi de 432 mm,
conforme demonstrado no comportamento do greide exposto na Figura 4.4, além do

compartaivo demonstrado na Tabela 5.4.

Figura 5.8 — Deslocamento teorico encontrado no modelo numérico — Caso linear.
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Fonte: CSIBridge V24 (2023)
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Figura 5.9 — Deslocamento teérico encontrado no modelo numérico — Caso ndo-linear.

E Joint Displacements

x
Joint Object 1653 Joint Element 1653
1 2 3
Trans -0,06349 0.00463 -0.48914
Rotn 0,01389 0.00454 -9,491E-04

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

Tabela 5.4 — Demonstrativo dos deslocamentos medidos nas vigas longarinas principais
experimental e teoricamente.

Deslocamento estai 7JE (mm)

Experimental Teorico- Teodrico-Comboio
P TB-45. experimental
432 489 519

Fonte: Autor (2023)

Por fim, encontra-se exposta na Figura 5.10 a estrutura deformada da ponte para

o momento de maior deflexdo na margem direita e na Figura 5.11 para a margem esquerda.

Figura 5.10 — Estrutura deformada para a maior deflexao — Margem direita

|- Beformed Shape. (ESTATICA] - Step &4, Load Step 88

313

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)
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Figura 5.11 — Estrutura deformada para a maior deflexdo — Margem esquerda

Crformed Shaps (ESTATICA] - Steg 233, Load Step 233

— i

Fonte: CSI BridgeV24 (2023)

5.3.1.2.1 Analise dos deslocamentos limites

Inicialmente, foi realizada uma revisao bibliografica acerca das normas nacionais
e internacionais sobre as flechas aceitaveis para o projeto. Logo, observou-se que para os

casos analisados, o parametro relevante ¢ o vdo da ponte (L), explicitando pela equagdo
L , ~ . , .
w(l) = -~ onde w ¢ a flecha em fungdo do vao L e n ¢ o coeficiente adotado por cada

norma, que pode variar entre 300 até¢ 1400, por exemplo. Sendo assim, encontram-se
dispostas na Tabela 5.5 as formulagdes propostas pelas normas nacionais NBR 7187
(ABNT, 2013) e NBR 16694 (ABNT, 2020), e internacionais AASHTO LRFD (2017),
CSA-S6-06 (2016), AS 5100.2 (2017) e a Korean Bridge Design Code (2015), sendo esta

ultima a unica que especifica o vao de uma ponte estaiada.
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Tabela 5.5 — Limites de flechas para cargas méveis em fun¢do do vao.

Limite de flecha Flecha para o'\:ao
Norma d svel da Ponte Unido
© CATBAMOVEL | 1134000 mm
NBR 7187:2003 L/350 3829
NBR
16694:2020 L/800 167,5
AASHTO
LRFD-8 L/800 167.,5
(Americana)
CAN/CSA-S6-
06 (Canadé) L/600 2233
AS 5100.2
(Australia) L/600 223.3
Korean Bridge
Design Code L/400 335
(COREANA)

Fonte: Autor (2023)

Sendo assim, ao se considerar com coeficiente de combinacao de 0,5, segundo a
NBR 8681 (ABNT, 2003), associando a um coeficiente de amplificacdo dindmica de 1,1
com a flecha medida devido ao carregamento do trem tipo TB-45, encontra-se, segundo a

Equacao 5.3.1.2.1.1:
Omax = 1,1-0,5-489 = 269mm Equagdo 5.3.1.2.1.1
Logo, de acordo com o valor da flecha maxima, verificou-se que esta atende as
normas NBR 7187 (ABNT, 2003) e a Korean Bridge Design Code (2015), norma coreana
para pontes estaiadas, demonstrando assim o grau de conservadorismo das demais normas
utilizadas de referéncia.
5.3.2 Analise modal
Através da andlise modal, ¢ possivel determinar as caracteristicas de vibragao de

uma estrutura, tais como as frequéncias naturais e os seus respectivos modos de vibragao.

Estes parametros sdo importantes para o projeto de estruturas submetidas a cargas
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dinamicas, podendo servir como ponto de partida para a realizacdo de andlises mais
detalhadas, como as anélises transientes, harmonicas ou espectrais. (LAZZARI, 2020)

Segundo TEIXEIRA (2010), “os modos de vibragdo podem ser utilizados
posteriormente como base para uma superpsosicao modal, nos casos de andlise para um
response-spectrum (ou espectro da resposta), que relaciona as caracteristicas dinamicas da
estrutura, definida pela frequéncia propria e pelo coeficiente de amortecimento com o pico
da resposta da estrutura para aquela acao.

Poderia ser feita uma modal time-history, um passo a passo da resposta dindmica
da estrutura, devido a um carregamento especifico que pode variar com o tempo. Pode ser
feita por integragd@o numérica ou superposi¢ao modal (LIMA, 2013)

Logo, vale ressaltar que a analise modal ¢ sempre linear, podendo ser baseada na
rigidez de uma estrutura nao carregada ou sobre a rigidez de uma estrutura apos realizada
uma analise ndo-linear, que é comum em casos de modelagem de pontes estaiadas. A luz
do exposto, ressalta-se que a andlise modal ¢ realizada através de dois métodos:
Eigenvector (Autovalor e Autovetor), que determina os modos de vibragdes livres, ndo
amortecidas e as frequéncias do sistema; e o Ritz-vector, que leva em consideragdo a
distribuicao espacial do carregamento dinamico.

Sendo assim, por se tratar de uma analise de uma ponte em vibragdo livre, uma
vez que os sinais de aceleracdo foram processados apos as saidas dos caminhdes do
tabuleiro, foi-se utilizado o método Eigenvector, como mostra a seguir o estudo dos modos
de vibragdo de acordo com as frequéncias aquisitadas bem como os posicionamentos dos

acelerdmetros.

5.3.2.1 Modos de vibracao

Em relacdo as frequéncias nataurais encontradas pelo modelo, foram escolhidos 4
de modos de vibragdo de interesse, de acordo com valores das frequéncias medidas pela
instrumentagao instalada para a prova de carga, de acordo com os espectros realizados com
os dados aquisitados pelos acelerometros instalados na pista € no mastro. Ressalta-se que
a andlise foi realizada em cima das frequéncias fornecidas apos o processamento de dados

do teste.
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5.3.2.1.1 Flexao do tabuleiro

O primeiro modo de vibragdo analisado foi o de flexdo do tabuleiro, conforme
mostrado na Figura 5.12. Logo, verificou-se que os 4 acelerometros instalados no tabuleiro
da ponte na dire¢do vertical (Z), aquisitaram o sinal a uma frequéncia de 0,95 Hz, que
demonstra que os sinais dos sensores triaxiais foram filtrados pelos uniaxiais instalados no
lado oposto do tabuleiro, estando assim acima da frequéncia verificada para o mesmo modo

no modelo, de 0,92 Hz, conforme também destacado na Figura 5.13.

Figura 5.12 — Modo flexao do tabuleiro da ponte.

[ Deformed Shape (MODAL 3) - Mode 5; T = 1,08371; f = 0,82276 | ]

Fonte: CSIBridge V24 (2023)
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Figura 5.13 — Espectros das frequéncias em Z, modo de flexdo do tabuleiro
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Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorios de Sistemas Estruturais (2020)

Ainda, vale citar o trabalho de MOTA et al. (2021), o qual estimou o primeiro
modo de vibragdo em 0,41 Hz. No entanto, ao analisa-lo, verifica-se que a flexdo do
tabuleiro ocorre devido a flexao do mastro, como mostra a Figura 5.14, ndo sendo este,
portanto, o primeiro modo de vibragao vertical, como ¢ mostrado na Figura 5.12 acima e
normalmente utilizado nas formulag¢des a serem analisadas no item 5.3.2.2, que o estimam

em funcao do vao.
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Figura 5.14 — Modo flexao do mastro da ponte.

[ Defornied Shape (MODAL] - Mode 1; T = 2.52018; 1

Fonte: CSIBridge V24 (2023)

5.3.2.1.2 Flexao do tabuleiro e do mastro

Ainda, verificou-se o mesmo padrdo para o segundo modo de flexdo do tabuleiro
e do mastro, para o qual as frequéncias aquisitadas durante a prova de carga se repetiram
para os 4 acelerometros na direcdo vertical (Z), de 1,30 Hz conforme destacado na Figura

5.15, tendo sido a frequéncia téorica do modelo igual a 1,24 Hz, conforme a Figura 5.16.

Figura 5.15 — Espectros das frequéncias em Z, modo de flexdao do tabuleiro
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Fonte: Arquivos — LSE — Laboratorios de Sistemas Estruturais (2020)
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Figura 5.16 — Modo de flexao do tabuleiro e do mastro da ponte.

] Deformed Shape (MODAL 3) - Mede 7: T= 0,80788] = 1,2373 | |

Fonte: CSIBridge V24 (2023)

5.3.2.1.3 Flexo-torc¢ao do tabuleiro

Por ultimo, mesmo padrao se repetiu para o segundo modo de flexo-tor¢ao do
tabuleiro, para o qual as frequéncias aquisitadas durante a prova de carga se repetiram para
os 4 acelerdometros, em todas as direg¢oes, de 1,53 Hz conforme destacado na Figura 5.17,

tendo sido a frequéncia téorica do modelo igual a 1,54 Hz, conforme a Figura 5.18
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Figura 5.17 — Espectros das frequéncias, modo de flexo-tor¢ao do tabuleiro
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80



Figura 5.18 - Modo de flexo-tor¢ao do tabuleiro da ponte.

[ Deformed Shape (MODAL 3] - Mede 10; T = 0,65017;|f = 1,53807 |

Fonte: CSIBridge V24 (2023)

Na Tabela 5.7 ha o comparativo entre os valores encontrados experimental e
teoricamente, onde se ¢ feito uma analise da relagdo entre estes, relacionando o valor

encontrado experimentalmente com o valor tedrico.

Tabela 5.6 — Comparativo entre as frequéncias naturais experimental e teoricamente.

Frequéncias naturais da estrutura

Item Modo Exp (Hz) | Teo(Hz) | Exp/Teo
! Flexao do 095 | 092 | 1,03
tabuleiro
5 Flexdo tabuleiro e 13 104 105
mastro
3 | Flexo-torgdo 153 154 | 099
tabuleiro

Fonte: AUTOR (2023)
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5.3.2.2 Frequéncias de vibracao

Para a verificagdo quanto as frequéncias teodricas de vibracdo, incialmente
considerou-se a Equacao 5.3.2.2.1, proposta por CANTIENI (1983), que também relaciona

o vao (L) com a primeira frequéncia flexao no plano principal do tabuleiro (f).

fo =954 - L7933 Equacdo 5.3.2.2.1

Seguindo, utilizou-se a formulacao proposta por ASTUDILLO (1990), apud
PENNER (2001), segundo a Equacao 5.3.2.2.2.

f =79,66 - L7089 Equagdo 5.3.2.2.2

Também encontrou-se a Equacgdo 5.3.2.2.3., proposta por TILLY (1986) apud
PAULTRE (1992).
fo =82+ Lypg Equagdo 5.3.2.2.3

Ainda, segundo PENNER (2001), outros laboratérios com grande experiéncia em
ensaios dinamicos em pontes, como o0 EMPA na Suica, sistematizaram seus resultados de

mais de 100 pontes na Equacao 5.3.2.2.4.

f =906 - L7093 Equacio 5.3.2.2.4

Logo, reitera-se que para as formulacdes propostas acima, foram realizados
centenas de ensaios em pontes, encontrando-se disposto na Tabela 5.8 os valores
encontrados para cada formulagdo bem como o valor encontrado pelo modelo nimerico
para a primeira frequéncia natural vertical, segundo o vao maixmo de projeto de 134 m, e
a frequéncia experimental aquisitada, que comprova uma boa aderéncia com o resultado

experimental do primeiro modo de flexdo do tabuleiro no plano principal.
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Tabela 5.7 — Comparativo entre as frequéncias naturais.

A Frequéncia Frequéncia
Frequéncia . .
Autor analitica (Hz) computacional experimental
(Hz) (Hz)
CANTIENI
(1983) 0,99 0,92 0,95
ASTUDILLO
(1990) 1,01 0,92 0,95
TILLY(1986) 1,00 0,92 0,95
EMPA 0,99 0,92 0,95

Fonte: AUTOR (2023)
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6 Conclusao

Portanto, para elaboracdo deste trabalho, foram utilizados dados aquisitados
durante a construcao e teste de carga da ponte, para calibrar o modelo com as forgas
medidas no momento anterior ao inicio do ensaio, com a estrutura em repouso, que denota
que os resultados obtidos pela modelagem provenientes dessa matriz de rigidez simulam
um modelo mais proximo da realidade, pelo uso da ferramenta Load Optimizer, que
permite que se chegue a uma solugdo 6tima para o problema proposto.

Além disso, concluiu-se dessa investigagdo que, quanto a andlise do
deslocamento, a flecha estimada pelo modelo para o carregamento utilizado para o ensaio
da prova de carga da ponte encontra-se 30 mm maior que a prevista para o caso de
carregamento pelo TB 45, que mostra que a ponte foi submetida & uma deflexdo cerca de
6% maior, 0 que comprova que a estrutura foi carregada com uma carga maior que a
prevista em norma. Ainda, verificou-se que a flecha experimental ocorrida durante o ensaio
foi menor que as estimadas teoricamente, atendendo inclusive as normas brasileira e
coreana para ponte estaiada.

J4 ao analisar as frequéncias naturais da estrutura, excitadas através das passagens
dos caminhdes durante a prova de carga dindmica, percebe-se que, em suma. as frequéncias
experimentais sdo maiores que a frequéncias tedricas, o que indica um bom desempenho
da estrutura, uma vez que quando essa relagdo entre os resultados encontrados experimental
e teoricamente € maior que 1, demonstra a integridade da ponte, ja que a rigidez da estrutura
¢ maior que aquela prevista no modelo numérico.

Por ultimo, foi realizada uma analise quanto a frequéncia tedrica para o primeiro
modo de vibragdo vertical, na qual verificou-se que a primeira estimada pelos autores
variou entre 0,99 Hz e 1,01 Hz, o que mostra uma coeréncia nas formulagdes propostas que
utilizam como pardmetro o vao da ponte, bem como mostram-se proximas as aquisitadas
experimentalmente, 0,95 Hz, e a estimada pelo modelo tedrico, 0,92 Hz, comprovando que
tanto o ensaio quanto o modelo demonstram resultados proximos e satisfatorios ao
esperado para um vao de 134 m, além de certificar que o primeiro modo de interesse € de
fato o que ocorre flexdo apenas no tabuleiro.

Entdo, ao discorrer sobre todos os parametros acima citados, pode-se concluir que
a Ponte Unido sobre o Rio Moju passou na verificagdo de seguranca em todas as questoes
levantadas para este trabalho, onde foi-se utilizado o software de elementos finitos

CSIBridge V24 para a elaboracao do modelo numérico, que foi baseado nos projetos as
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built fornecidos pela SETRAN-PA e nos dados de aquisi¢ao durante a prova de carga
fornecidos pelo LSE e PROTENDE.

6.1 Sugestoes para trabalhos futuros

e Realizar ensaios de vibragdo livre nos cabos estais para verificagdo de
outros fenomenos devido a forga do vento;

e Investigar a fadiga ao cisalhamento dos conectores da viga metélica e a
laje de concreto armado, realizando tanto a andlise tedrica quanto
experimental;

e Realizar extragdes de corpos de prova da estrutura existente para
caracterizar experimentalmente tanto a resisténcia a compressao axial do
concreto quanto o médulo de elasticidade.

e Realizar ensaios de tensdo de ruptura e de fadiga em cordoalhas de aco,

utilizadas na ponte.

85



REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

AASHTO LRFD bridge design specifcation. Washington, DC: American Association of
State Highway and Transportation Ofcials. 2010

ADDIS, B., 1998. Cable-stayed bridge rotated over freeway. Concrete Construction,
The Aberdeen Group.

Almeida, A. E. F. Analise de etapas construtivas em pontes estaiadas, Dissertagao
(Mestrado em Projeto de Estruturas) — Universidade Federal do Rio de Janeiro. Escola

Politécnica. Programa de Projeto de Estruturas. 2017

Almeida, P. A. O; Andrade, P. Rehabilitation the Unido Bridge by stay-cable system.
IABSE Congress — Resilient technologies for sustainable infrastructure. February 3 -5,

2021, Christchurch, New Zeland.

Almeida, P. A. O. A Ponte do desafio: Acdo e integracdo paraense. Laboratorio de

Sistemas Estruturais, 2019.

AMERICAN ASSOCIATION OF STATE HIGHWAY OFFICIALS (AASHTO). LRFD
Bridge Design Specifications, 8th Edition, American Association of State Highway and
Transportation Officials. Washington, DC, 2017.

ASSINATURA DINAMICA DA PONTE UNIAO SOBRE O RIO MOJU- Relatério
das Provas de Carga Estitica e Dinamica da Ponte Estaiada Moju — Alca-LSE-
Laboratorio de Sistemas Estruturais, Belém, Janeiro 2020.

ASSIS, W. S.. Sistemas computacionais de apoio 2 monitoracdo de estruturas de

engenharia civil. (Tese de Doutorado). EPUSP, Sao Paulo, 2007.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. NBR 6118: Projeto de
Estruturas de Concreto — Procedimento. Rio de Janeiro, 2014.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. NBR 6123: Forgas devidas
ao vento em edificacées — Procedimento. Rio de Janeiro, 1988.

86



ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. NBR 7187: Projeto de
pontes, viadutos e passarelas de concreto armado e de concreto protendido—
Procedimento. Rio de Janeiro, 2016.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (ABNT). NBR 8681: Acoes e
seguranca nas estruturas. Rio de Janeiro, 2003.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (ABNT). NBR 16694: Projeto
de pontes rodoviarias de aco e mistas de ago e concreto. Rio de Janeiro, 2020.

AUSTRALIAN STANDARD (AS). Bridge desing - Part 2: Design loads. AS 5100.2.
Sydney, 2017

CAETANO, E, S., 2007, Cable Vibrations in Cable-Stayed Bridges. IABSE, Ziirich.

CANADIAN STRUCTURAL MANUAL. Ministry of Transportation — Bridge Office.
Ontario, sept. 2016.

CANTIEN, R. (1983). Dynamic load tests on highway briges in Switzerland, Report
211, Section Concrete Structures and Components, EMPA, CH-8600 Dubendorf,
Switzerland

. CEB-FIP Model code 2010. Bulletin No 65, 2012.

CHOPRA, A. K. Dynamics of Structures: Theory and Applications to Earthquake
Engineering. 4. ed. [s.1.] Pearson Education, 2012.

COUTO, L. F. M., BESERRA, K. G., HIGUTSI, K., KAWANISHI, S., Analise
Estrutural e Dimensionamento de Ponte Estaiada. Conic. Semes. 13nd Congresso
Nacional de Iniciacdo Cientifica, Sdo Paulo. 2013.

COMPUTERS AND STRUTURES, 2011, Technical Note — CSI Load Optimizer.
Computer and Structures, California, USA.

DAVENPORT, A.G. Response of Structures to Turbulent Wind. : The Journal of the
Acoustical Society of America 44, 364 (1968).

DIN 4141-14. Structural Bearings, Laminated Elastomeric Bearings Design and
Construction; Deutsche Institut fiir Normung: Berlin, Germany, 1985.

Dyrbye, C., Hansen, S.O, 1997, Wind load on structures. Chicester, Sussex, England.

87



FARRAR, C.; DUFFEY, T.; CORNWELL, P. Excitation methods for bridge structures.
Society for Experimental Mechanics, Inc , 17th International Modal Analysis
Conference, Anais de conferéncia, 1999.

FIB_ FEDERATION INTERNATIONALE DU BETON, 2005, Aceeptance of Stay Cable
Systems Using Prestressing Steels. Lausanne

FONSECA JUNIOR, Armando Wilmans Nunes da. Modelagem e analise de protétipo
de ponte estaiada sob cargas diniAmicas incorporando molas de nitinol superelasticas
para supressio de vibracdes. 2018, 182 f. Dissertacdo. (Mestrado em Engenharia
Mecanica). Universidade Federal de Campina Grande, Campina Grande, Paraiba, 2018.

GAVA, R. D. Anilise Paramétrica de fadiga em cabos de pontes estaiadas- Dissertacdo
(Mestrado) — Universidade Federal do Espirito Santo, 2019.

GIMSING, N. J.; GEORGAKIS, C.T.-Cable supported bridges: concept and design. —
3rd ed, 2012.

GRANATA, M.F.; MARGIOTTA, P.; ARICI, M.; RECUPERO, A. Construction stages
of cable-stayed bridges with composite deck. Bridge Structures, [s.1.], v. 8, n. 34, p. 93-
106, 2012

KIM, H.; WON, D.H.; KANG, Y.; KIM, S. Structural stability of cable-stayed bridges
during construction. International Journal Of Steel Structures, [s.l.], v. 17, n. 2, p. 443-
469, jun. 2017. Springer Science and Business Media LLC.

KUBO, H.Y. MAEDA, K. KATO, K. OIKAWA, T. TAKEDA, New concept on
mechanism and suppression of wake-galloping of cable-stayed bridges, in: Proc. Int.
Conf. on Cable-stayed and Suspension Bridges, [ABSE, 1994, pp. 491498.

LAZZARI, B. M. Analise Estatica, Modal e Dinamica das Etapas Construtivas de uma
Ponte Estaiada através do Método dos Elementos Finitos. 2020. Tese de Doutorado
(Doutorado em Engenharia Civil) — Programa de Po6s-Graduagdo em Engenharia Civil.
Universidade Federal do Rio Grande do Sul, Porto Alegre.

LIMA, G. V. F. Analise dindmica via método dos elementos finitos do Estadio Nacional
de Brasilia. Dissertacdo de Mestrado em Estruturas e Construg¢do Civil. Universidade de

Brasilia. Brasilia, UNB, 2013.

LIPENER, P.A. Consideracées sobre vibracoes livres em pontes. Sao Paulo, 62f.
Dissertagcdo (Mestrado em Ciéncias) — Escola Politécnica da Universidade de Sao Paulo.

88



MACHADO, D. S.. Caracterizacao Aerodiniamica de Cabos de Pontes Estaiadas
Submetidos a Acio Combinada de Chuva e Vento. 2008. 155 f. Dissertagdao (Mestrado)
- Curso de Engenharia Civil, Engenharia, Universidade Federal do Rio Grande do Sul,
Porto Alegre, 2008.

MATSUMOTO, M., SAITOH, T., KITAZAWA, M., SHIRATO, H., & NISHIZAKI, T.
(1995). Response characteristics of rain-wind induced vibration of stay-cables of
cable-stayed bridges. Journal of Wind Engineering and Industrial Aerodynamics, 57(2-
3), 323-333

MAZARIM, M. D.- Historico das Pontes Estaiada e sua aplicacio no Brasil -ed. rev. —
Sao Paulo, 2011.

MENN, C. Prestressed concrete bridges. Berlim: Birkhauser Verlag, 1986.

Ministry of Land. (2015). Infrastructure and transport. Limit State Design: Korean
Bridge Design Code.

MORAES NETO, B. N. Analise Experimental de Lajes Lisas Bidirecionais de
Concreto Armado com Estribos Inclinados e Pilares Retangulares Sujeitas a
Puncionamento Simétrico Belém, Para, 2007. Dissertagao de Mestrado — Universidade
Federal do Pard. Programa de Pos-Graduagao em Engenharia Civil.

MORRETIN, P.A. Ondas e Ondaletas: Da Analise de Fourier a Analise de Ondaletas
de Séries Temporais. 2ed. Sdo Paulo: Editora USP, 556 p,2014.

MOTA, J.E. DIAS, A.LM.M. DE SOUZA, A.S.C. MOTA, H.C. Flecha Limite para
Pontes Estaiadas — Estudo de caso. XII Congresso Brasileiro de Pontes e Estruturas,
2021.

OLIVEIRA, J.V.M. Anailise do comportamento dinimico de ponte de concreto por
meio de filtragem de sinais GPS. 2018. Dissertacdo (Mestrado) — Escola de Engenharia
de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sao Carlos, 2018.

PAULTRE, P.; CHAALLAL, O.; PROULX, J.. Bridge Dynamics and Dynamic
Amplification factors — a Review of Analytical and Experiemntal Findings. Can. J.
Civ. Eng. 19, 260 — 278, 1992.

PENNER, Elisabeth. Avaliacao de desempenho de sistemas estruturais de pontes de
concreto. 2001. Tese (Doutorado) — Universidade de Sao Paulo, Sao Paulo, 2001

PROTENDE, 2013. Catalogo. Disponivel em: http://www.protende.com.br/

89



PFEIL, W.. Pontes em concreto armado: mesoestrutura, infaestrutura, apoio. V.2, 4*

edicao, Livros Técnicos e Cientificos Editora S.A., Rio de Janeiro, 1988.

Teixeira, F. D. Analise Sismica de Pontes Analise Conjunta da Estrutura e Fundacio.

Diss. Dissertacao de Mestrado em Engenharia Civil, 2010.

TEIXEIRA, R. M.- Estudo tedrico-experimental do comportamento estrutural de uma
ponte ferroviaria em concreto armado - Dissertacdo (Mestrado) - Universidade Federal
do Para, Instituto de Tecnologia, Programa de Pos-Graduagao em Engenharia Civil, Belém,

2009.

TORNERI, P. — Comportamento estrutural de pontes estaiadas: comparacio de
alternativas. 2002 272p. Dissertacao (Mestrado) — Escola Politécnica Universidade de Sao
Paulo, Sao Paulo, 2002.

WALTHER, R. Cable stayed bridges. Londres: Thomas Telford : 1999. 225 p.
WANG, P.; TANG, T.; ZHENG, H. Analysis of cable-stayed bridges during

construction by cantilever methods. Computers & Structures, [s.L.], v. 82, n. 4-5, p. 329-
346, fev. 2004. Elsevier BV

90



