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RESUMO 

 

NERY, Letícia Santana. Modelagem numérica de uma ponte rodoferroviária mista de aço 

e concreto com laje protendida. 2025, 121 pg. Dissertação (Mestrado em Engenharia de 

Estruturas) – Escola de Engenharia, Universidade Federal de Minas Gerais, Minas Gerais. 2025. 

 

O presente trabalho apresenta a modelagem numérica de uma ponte rodoferroviária sobre o rio 

Tocantins com extensão total de 2344 m. A superestrutura é dividida em cinco trechos em vigas 

contínuas constituídas por um caixão metálico solidarizado a um tabuleiro de concreto 

protendido na região dos apoios. Cada trecho típico possui dez vãos de 55 m, exceto o trecho 

central, com dois vãos de 44 m e um vão de 77 m com arco superior atirantado. Os trechos 

podem ser considerados de forma independente devido a presença de juntas entre eles. O 

emprego simultâneo da tecnologia construtiva de estruturas mistas com concreto protendido 

não é usual e, neste caso, a protensão na região dos apoios tem como um de seus objetivos 

reduzir a fissuração e, consequentemente, evitar a infiltração de água no caixão misto. Ressalta-

se que a perda de protensão ao longo do tempo pode resultar na perda da estanqueidade desse 

elemento estrutural podendo acelerar assim os processos de degradação. Por se tratar de um 

sistema estrutural particular, seu comportamento ainda carece de descrição na literatura, 

enquanto modelos simplificados de cálculo podem ser muitas vezes insuficientes. Neste 

trabalho, é apresentada uma metodologia numérica para análise desta ponte, utilizando o 

Método dos Elementos Finitos, implementado através do software ANSYS Mechanical APDL. 

Para a simulação da ponte, um dos trechos foi modelado. No intuito de reduzir o custo 

computacional, uma parte correspondente a um vão e meio na região do apoio foi modelada em 

elementos de casca, enquanto o restante foi representado por elementos de barra equivalentes, 

realizando-se uma compatibilização entre esses trechos por meio de elementos rígidos. 

Resultados de extensometria foram comparados à resposta numérica e indicaram que o modelo 

proposto é capaz de reproduzir bem o comportamento da estrutura. Desta forma, foi possível 

realizar as verificações dos estados limites de serviço, constatando-se que, para as premissas 

adotadas, a estrutura não apresenta formação de fissuras que comprometam a resistência e 

funcionamento. 

 

Palavras-chave: ponte mista em aço e concreto; concreto protendido; análise numérica; ponte 

rodoferroviária; fissuração. 

  



 
 

ABSTRACT 

 

NERY, Letícia Santana. Numerical analysis of a steel-concrete composite road-rail bridge 

with prestressed deck. 2025, 121 p. Master’s Thesis (Master’s Degree in Structural 

Engineering) – Engineering school, Federal University of Minas Gerais, Minas Gerais. 2025. 

 

This study presents the numerical analysis of a road-rail bridge over the Tocantins River, with 

a total length of 2,344 m. The superstructure consists of composite beams with prestressed 

concrete at the internal supports, divided into five continuous segments. Each typical segment 

comprises ten spans of 55 m, except for the central segment, which includes two spans of 44 m 

and one span of 77 m with an upper arch. The segments can be considered independently due 

to the presence of expansion joints between them. The simultaneous use of composite steel-

concrete structural systems with prestressed concrete is relatively uncommon. In this case, the 

prestressing at the supports is intended, among other purposes, to reduce concrete cracking and, 

consequently, to prevent water infiltration into the composite box section. It should be noted 

that prestress losses over time may compromise the watertightness of this structural element 

and potentially accelerate deterioration processes. Considering the distinctive characteristics of 

this structural system, its behavior remains insufficiently addressed in the literature, while 

simplified analytical models are often inadequate. In this work, a numerical methodology for 

the analysis of this bridge is presented, employing the Finite Element Method through the 

software ANSYS Mechanical APDL. One of the bridge segments was modeled for the 

simulation. A part corresponding to one and a half spans in the support region was modeled 

with shell element, while the remaining spans were represented by equivalent beam elements, 

to reduce computational cost. Compatibility between these parts was ensured through rigid 

elements. Strain gauge measurements were compared with the numerical response, indicating 

that the proposed model accurately reproduces the structural behavior. Thus, the service limit 

state verifications were performed, indicating that, under the adopted assumptions, the structure 

does not exhibit cracking that would compromise its structural capacity or service performance. 

 

Keywords: composite steel-concrete bridge; prestressed concrete; numerical analysis; road-rail 

bridge; cracking. 
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1 INTRODUÇÃO 

 

Historicamente, a malha rodoviária concentra a maior parte do transporte e escoamento da 

produção brasileira. Existe uma grande dependência desse modal de transporte, sendo 

importante ampliar os investimentos em infraestrutura ferroviária que se mostra mais vantajosa. 

Um comboio de 20 vagões pode substituir cerca de 40 caminhões, além de consumir menos 

energia por tonelada transportada (CNT, 2018). Entre as ferrovias de grande relevância 

socioeconômica no país, destaca-se a Estrada de Ferro Vitória Minas (EFVM), que possui 

905 km de extensão e conecta Belo Horizonte, em Minas Gerais, ao Porto de Tubarão, em 

Vitória no Espírito Santo. Essa ferrovia é um importante meio de escoamento de mercadorias, 

principalmente minério de ferro, além de oferecer o transporte diário de passageiros. Em 2024, 

a produção escoada pela EFVM correspondeu a 17% do total de toneladas úteis transportados 

em ferrovias no Brasil (CNT, 2024).  

 

Outra ferrovia de grande notoriedade, é a Estrada de Ferro Carajás (EFC), com 892 km de 

extensão, ligando o Terminal Marítimo Ponta da Madeira, no Maranhão, à Serra dos Carajás, 

no Pará (Figura 1.1). De acordo com Bettazzi e Dumêt (2014), a ferrovia é principalmente 

utilizada para transporte minério de ferro e manganês e transporte de pessoas. Somente em 

2024, cerca de 179,6 milhões de toneladas úteis foram transportadas na EFC (CNT, 2024). 

Assim, nota-se que as ferrovias permitem o escoamento da produção de forma eficiente, 

exigindo significativamente menos veículos rodoviários para transportar volumes equivalentes. 

 

Figura 1.1 – Estrada de Ferro Carajás (EFC) 

  

Fonte: ANTT (2008). 
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A eficiência do sistema ferroviário está vinculada, entre outros fatores, à definição de um 

traçado bem planejado e otimizado, o que frequentemente requer a construção de obras de arte 

especiais (OAEs) para transpor obstáculos. Nesse contexto, insere-se a ponte rodoferroviária 

objeto de estudo desse trabalho, apresentada na Figura 1.2, que possui extensão total de 2,34 

km e está localizada sobre o Rio Tocantins, em Marabá/PA. A parte ferroviária possui 6 m de 

largura, com a superestrutura constituída por um caixão metálico contínuo solidarizado a um 

tabuleiro de concreto com protensão na região dos apoios. Nela trafega o maior trem de carga 

do mundo, com mais de 3 km de extensão. As duas pistas laterais rodoviárias também são 

mistas, suportadas por mãos francesas acopladas ao caixão central e constituem uma rodovia 

estadual.  

 

Figura 1.2 – Ponte rodoferroviária em estudo. 

  

Fonte: Acervo pessoal (2023). 

 

De acordo com Mason e Ghavami (1994), o nível d’agua do rio Tocantins variava cerca de 15 

m, assim, a execução da fundação não poderia ser realizada por mais de 6 meses. Em nível 

baixo d’água, poucas balsas podiam ser usadas e, na época, o local estava distante de qualquer 

povoado. Desta forma, foi utilizado este método construtivo pouco usual para o trecho 

ferroviário, que consiste em aliar a execução de vigas mistas contínuas com a técnica de 

protensão do concreto.  

 

Uma estrutura mista contínua permite alcançar vãos maiores (menos pontos de apoio), devido 

à redução do momento fletor positivo no meio do vão. Todavia, leva ao surgimento de momento 

fletor negativo sobre os apoios internos, provocando tração no concreto e possibilidade de 

surgimento de fissuras. Para evitar a fissuração, utilizou-se protensão no tabuleiro que reduz a 
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tração no concreto, a partir da introdução de tensões de compressão prévias. Essa solução reduz 

a formação de fissuras que poderiam levar ao surgimento de patologias, como a carbonatação 

do concreto e a corrosão do interior do caixão metálico, devido à maior possibilidade de 

infiltração de água na estrutura.  

 

Por se tratar de um sistema estrutural particular, seu comportamento ainda carece de descrição 

na literatura, principalmente, para o caso de carregamentos elevados e dinâmicos. 

Adicionalmente, existem fatores que dificultam a realização de ensaios para avaliar a resposta 

estrutural da ponte, como a disponibilidade de equipamentos e um ambiente controlado. Desta 

forma, modelos numéricos auxiliam no estudo dessas estruturas, possibilitando verificar a 

necessidade de realizar reforços e assegurar a segurança. 

 

Neste contexto, este trabalho busca desenvolver uma metodologia numérica para a análise de 

uma ponte rodoferroviária mista de aço e concreto protendido, utilizada basicamente para o 

transporte de minério a baixas velocidades. Desta forma, será possível ampliar a literatura desse 

sistema estrutural e prever de forma mais acurada a resposta da OAE, verificando a necessidade 

de realizar recuperações para assegurar a integridade dessa ponte que possui uma grande 

importância econômica-social. 

 

1.1 JUSTIFICATIVA 

 

Geralmente, as estruturas mistas de aço e concreto são concebidas em sistemas estruturais 

simples e isostáticos, devido à facilidade de montagem, transporte e custo inferior. Contudo, 

em grandes e múltiplos vãos pode ser necessário o emprego de sistemas contínuos e 

hiperestáticos. Com isso, surgem tensões de tração na laje de concreto que podem ser 

combatidas com aumento da taxa de armadura passiva. Uma alternativa não usual é aplicar 

protensão para reduzir a tração e a possibilidade de fissuração.  

 

De acordo com Qi et al. (2021), existem poucos exemplos relevantes na engenharia, sendo que 

a pesquisa sobre o tema ainda possui lacunas, sendo necessário estudar sobre a construção deste 

tipo de estrutura. Os trabalhos em destaque focam em análises estáticas em estruturas pequenas 

com dois ou três vãos, partindo de análises experimentais e com poucos estudos utilizando 

metodologia numérica. Entre estes trabalhos pode-se citar Sarnes e Daniels (1971); Kennedy e 
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Grace (1990); Ryu e Chang (2005); Su, Yang e Bradford (2014); Ma, Shi e Zhang (2018); Hu, 

Shah e Yu (2021) e Qi et al. (2021).  

 

Além das lacunas na bibliografia, a estrutura em estudo possui uma grande relevância 

econômica-social, pois está inserida em uma ferrovia com transporte de passageiros entre dois 

estados e é utilizada para escoamento da produção de minério, com circulação do maior trem 

de carga do mundo com mais de 3 km de comprimento. É uma estrutura antiga, inaugurada há 

40 anos, com possibilidade de aumento da capacidade. Assim, há necessidade de avaliar a 

resposta da ponte e o atendimento dos critérios normativos para Estado Limite de Serviço. 

Portanto, um modelo numérico capaz de deduzir o comportamento real da estrutura e calibrado 

através das respostas experimentais é fundamental para auxiliar na tomada de decisões dessas 

estruturas devido a sua elevada complexidade estrutural. 

 

O modelo numérico também possibilitará a avaliação da fissuração do tabuleiro para o 

carregamento operacional atual, analisando o impacto em utilizar a solução não usual de aplicar 

protensão em uma estrutura mista, bem como prever a necessidade de realizar manutenções 

para realizar reforços ou recuperações. Ressalta-se que a fissuração do concreto leva a 

patologias como carbonatação do concreto e corrosão do interior do caixão devido à infiltração 

de água na estrutura. 

 

1.2 OBJETIVOS 

 

O objetivo geral deste trabalho é verificar o atendimento aos Estados Limites de Serviço 

relacionados à fissuração da laje de concreto protendido sobre os apoios de uma ponte 

rodoferroviária mista de aço e concreto. Para alcançar este objetivo, é necessário atingir os 

objetivos específicos abaixo: 

 

- Produzir e validar um modelo numérico representativo da ponte rodoferroviária, capaz de 

reproduzir de forma adequada o comportamento estrutural da laje protendida, apresentando 

equilíbrio entre custo computacional e refinamento; 

- Avaliar a influência da protensão no controle das tensões de tração na laje, especialmente nas 

regiões sobre os apoios, observando as vantagens deste método construtivo; 
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- Comparar os resultados obtidos por meio de análises estáticas e dinâmicas simplificadas, 

investigando a necessidade da realização de uma análise dinâmica completa; 

- Analisar a fissuração da laje protendida sob as combinações de ações de serviço previstas em 

norma. 

 

1.3 ESTRUTURA DA DISSERTAÇÃO 

 

Esta dissertação foi dividida em cinco capítulos. No capítulo 2 é feita uma revisão bibliográfica 

sobre o tema. É apresentada uma fundamentação teórica breve, necessária para o 

desenvolvimento deste trabalho. Inicia-se com uma introdução sobre pontes, seguida por uma 

abordagem sobre vigas mistas contínuas. Na sequência são apresentados os principais conceitos 

sobre concreto protendido, com as formulações normativas para o cálculo das perdas de 

protensão e as exigências relacionadas aos Estados Limites de Serviço. Também são 

apresentados alguns conceitos de método dos elementos finitos e análise dinâmica que foram 

utilizados na pesquisa. Por fim, são expostos alguns trabalhos desenvolvidos, mostrando as 

lacunas observadas na área. 

 

No capítulo 3 é descrita a modelagem numérica, com descrição detalhada da geometria, os 

elementos utilizados no modelo e carregamentos aplicados. O capítulo também apresenta a 

validação do modelo, uma comparação entre análise estática e dinâmica e justificativas para as 

escolhas realizadas. 

 

No capítulo 4 são apresentados os resultados. São avaliadas a fissuração na laje e realizadas 

algumas observações e discussões sobre os valores obtidos. 

 

Por fim, a dissertação encerra-se com o capítulo 5, com apresentação das conclusões obtidas e 

sugestões para os próximos trabalhos. 
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2 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 

 

A obra de arte especial em análise é constituída por trechos em viga contínua mista de aço e 

concreto armado com protensão nos apoios. O uso conjunto deste sistema estrutural protendido 

não é usual, com literatura escassa. Neste capítulo, para melhor compreensão do estudo, serão 

abordados os conceitos relacionados a pontes, vigas mistas contínuas e concreto protendido. 

Também será feita uma breve abordagem sobre método dos elementos finitos, sua aplicação no 

software utilizado neste trabalho e análise dinâmica. Por fim, são apresentados alguns trabalhos 

desenvolvidos, mostrando as lacunas observadas na área. 

 

2.1 FUNDAMENTAÇÃO TEÓRICA 

 

2.1.1 Pontes 

 

Pontes são um tipo de obra de arte especial (OAE), uma construção de grande porte e 

desafiadora para engenheiros e construtores. As pontes surgiram a partir da necessidade de 

transpor rios, riachos e outros cursos d’água para acesso a outras comunidades. Quando a 

transposição é feita sobre outra via ou sobre algum elemento não constituído de água, a OAE é 

denominada viaduto.  

 

De acordo com Pinho e Bellei (2020), as primeiras pontes foram construídas em arcos de pedra 

em Roma, também eram utilizadas treliças de madeira como opção de sistema construtivo. Ao 

longo do tempo a madeira foi substituída por ferro fundido e posteriormente por aço. As 

primeiras pontes de concreto armado surgiram no século XIX. Segundo Debs e Takeya (1995), 

o emprego da protensão começou a ser feito a partir de 1938, mas somente após a Segunda 

Guerra Mundial, devido a necessidade de se reconstruir rapidamente um grande número de 

pontes durante a guerra, a técnica começou a ser utilizada com mais frequência. De forma 

semelhante, as estruturas mistas em aço e concreto armado também tiveram maior uso após a 

2ª Guerra Mundial. Novas técnicas podem ser desenvolvidas ao longo dos próximos anos, 

objetivando a otimização dos custos e tempo de execução. 
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2.1.1.1 Subdivisão de uma ponte 

 

As pontes são divididas em três partes, superestrutura, mesoestrutura e infraestrutura, conforme 

apresentado na Figura 2.1.  

 

Figura 2.1 – Subdivisão geral de uma ponte 

 

Fonte: PFEIL (1979). 

 

A superestrutura é a parte superior que recebe a ação direta das cargas. É constituída pelo 

tabuleiro também denominado de estrutura secundária, submetido à ação do tráfego 

diretamente, e pela estrutura principal com as vigas (longarinas e transversinas) que tem a 

função de vencer o vão livre entre os pilares.  

 

A mesoestrutura recebe os esforços da superestrutura e os transmite à infraestrutura, em 

conjunto com outras forças solicitantes da ponte, tais como pressões do vento e água em 

movimento (PFEIL, 1979). É constituída pelos pilares e encontros. Entre a superestrutura e a 

mesoestrutura são utilizados aparelhos de apoio para transmitir as reações de apoio e permitir 

determinados movimentos da superestrutura. Os encontros são situados nas extremidades das 

pontes, possuem características variáveis e tem como função principal receber o empuxo dos 

aterros de acesso e evitar sua transmissão aos demais elementos da ponte. Por estar em contato 

direto com o solo, alguns engenheiros consideram os encontros como parte da infraestrutura. 

 

Por fim, a infraestrutura é constituída pelos elementos de fundação, ou seja, blocos, sapatas, 

tubulões, estacas e peças de ligação entre estes elementos. A função da fundação é transmitir 

as cargas da mesoestrutura para o solo. 
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2.1.1.2 Classificação das pontes 

 

Quanto a classificação, as pontes podem ser agrupadas de acordo com as suas características. 

Segundo Debs e Takeya (1995), entre os critérios de classificação podem-se citar o sistema 

estrutural da superestrutura, natureza do tráfego, desenvolvimento planimétrico e processo de 

execução.  

 

Quanto ao sistema estrutural da superestrutura, as pontes podem ser em viga, pórtico, arco, 

estaiada e pênsil. Ainda há subdivisões em função dos tipos de vinculação dos elementos, como 

em viga simplesmente apoiada, em arco biarticulado, etc (DEBS & TAKEYA, 1995). Quanto 

à natureza do tráfego, podem ser rodoviárias, ferroviárias, passarelas, aeroviárias, aquedutos e 

mistas que são associadas a mais de um tipo de tráfego como a rodoferroviária, como a ponte 

sobre o rio Tocantins em estudo. O desenvolvimento planimétrico pode ser curvo ou reto e 

ainda ortogonal ou esconso. O processo de construção pode ser com concreto moldado no local, 

com elementos pré-moldados, com balanços sucessivos, com deslocamentos progressivos.   

 

Conforme apresentado na Figura 2.2, a direção do eixo longitudinal da ponte em estudo é 

perpendicular ao curso d’água que atravessa, por isso é classificada como ortogonal e também 

não possui curva, sendo o desenvolvimento planimétrico reto.  

 

Figura 2.2 – Imagem de satélite da ponte em estudo  

  

Fonte: GOOGLE EARTH (2022). 

 



28 
 

A estrutura foi executada com deslocamentos progressivos, ou seja, a ponte foi construída em 

partes, transportada até o local onde seria construída, onde foi feita a montagem e deslocamento 

gradual da ponte, utilizando apoios deslizantes e macacos hidráulicos, para a posição final de 

cada trecho do caixão metálico. Em seguida, foram posicionadas as pré-lajes de concreto 

armado pré-moldado sobre o caixão e aplicada a protensão nos trechos sobre os apoios com as 

cordoalhas previstas em projeto. O tabuleiro pré-moldado possuía nichos para os conectores de 

cisalhamento, de forma que, somente após a concretagem dos nichos, a laje protendida assume 

participação na viga mista. A Figura 2.3 a seguir mostra uma parte deste processo na fase de 

construção. 

 

Figura 2.3 – Montagem das placas em concreto armado pré-moldado 

 

Fonte: MASON & GHAVAMI (1994) 

 

Quanto ao sistema estrutural da superestrutura, a ponte em estudo é classificada como em viga 

contínua mista de aço e concreto com protensão na laje sobre os apoios. O próximo item irá 

abordar em mais detalhes as características do sistema de viga mista contínua. 

 

2.1.2 Vigas mistas contínuas 

 

Vigas mista de aço e concreto consistem em um componente de aço simétrico em relação ao 

plano de flexão, que pode ser um perfil I ou outros perfis como caixão ou tubular retangular ou 

uma treliça, com uma laje de concreto acima da sua face superior (ABNT NBR8800:2024). 

Para que essas estruturas sejam classificadas como mistas, deve haver uma ligação mecânica, 
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geralmente utilizando conectores de cisalhamento, para garantir que os materiais funcionem 

como um conjunto para resistir à flexão. Na região de momentos fletores positivos, a solução 

mista é mais efetiva devido a elevação da linha neutra pela interação entre os materiais, ou seja, 

a laje estará sujeita a solicitação de compressão, conforme apresentado na Figura 2.4. Assim, 

alia-se a alta resistência do aço à tração com a alta resistência do concreto à compressão. 

 

Figura 2.4 – Deslocamento da linha neutra para estruturas mistas sob momento fletor positivo  

 

Fonte: FAKURY; CASTRO & CALDAS (2016). 

 

Alguns tipos de seção transversal podem ser utilizados na solução mista de aço e concreto. Mais 

comumente são usadas múltiplas vigas de alma cheia. Essas estruturas são simples na 

geometria, com menores custos de fabricação e consequentemente, custos de manutenção 

razoáveis pela estrutura totalmente exposta e acessível para reparos e reforços (PINHO & 

BELLEI, 2020). É possível utilizar várias longarinas com pequeno espaçamento entre si ou 

poucas longarinas, adotando-se transversinas como sistema auxiliar para o suporte do tabuleiro. 

Além disso, em projeto deve-se prever se é mais vantajoso optar por almas esbeltas com muitos 

enrijecedores o que aumenta o custo de mão de obra, ou almas espessas com menos 

enrijecedores, o que gera rapidez, mas aumenta o peso. Além das vigas de alma cheia, também 

podem ser utilizadas seções do tipo caixão. 

 

As longarinas do tipo caixão misto, são formadas por duas ou mais almas, uma mesa inferior 

única e uma ou mais mesa superior, formando um caixão na sua configuração final com o 

tabuleiro de concreto sobre a viga. Na maior parte dos casos, as seções caixão são abertas na 

parte superior com as mesas superiores separadas. De acordo com Linhares (2015), neste caso, 

a seção caixão apresenta pouca rigidez à torção antes da cura do concreto da laje, assim, para 
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estabilizá-la durante a fase de construção são necessários contraventamentos internos e podem 

ser utilizados alguns travamentos superiores. Pinho e Bellei (2020) apresentam algumas 

vantagens para vigas caixão, entre elas: eficiência quanto a instabilidade aerodinâmica em 

pontes com grandes vãos; possibilidade de usar a mesa superior como laje do tabuleiro; grande 

resistência e rigidez a torção; maior inércia com alturas menores; espaço livre útil para 

passagem de tubulações e melhor qualidade estética decorrente da regularidade das superfícies. 

A Figura 2.5 a seguir ilustra alguns componentes de uma seção caixão mista. 

 

Figura 2.5 – Seção caixão mista  

 

Fonte: Adaptado de LINHARES (2015). 

 

Devido às propriedades dos materiais associados, o usual é adotar soluções mistas em pontes 

com vãos sucessivos biapoiados, ou seja, vãos isostáticos solicitados apenas à momentos 

fletores positivos. Todavia, à medida que o vão aumenta, os esforços também se intensificam, 

o que pode inviabilizar a solução biapoiada, já que exige uma viga metálica com seção mais 

robusta para suportar os elevados esforços de tração. Neste caso, pode-se optar pela solução em 

viga contínua, um sistema hiperestático que por um lado reduz o momento fletor positivo no 

meio do vão e melhora as condições de estabilidade global da estrutura, mas por outro, gera 

momentos fletores negativos na região dos apoios. A Figura 2.6 ilustra essa diferença dos 

diagramas de momento fletor dos dois sistemas, são duas pontes com 4 vãos iguais a 55 m 

submetidas a mesma carga de 15 tf/m. É importante lembrar que, sob momento fletor negativo, 

a longarina metálica fica sujeita a esforços de compressão e a laje à solicitação de tração. 

Ressalta-se que o concreto possui resistência a tração igual a aproximadamente 10% da 

resistência à compressão. Além disso, o aço sob compressão fica sujeito a instabilidades.  
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Figura 2.6 – Diagrama de momento fletor para viga biapoiada e viga contínua (tf.m)  

 

Fonte: Elaborada pela autora (2025). 

 

Portanto, por um lado a continuidade reduz a eficiência do sistema misto devido à fissuração 

do concreto tracionado e à possibilidade de flambagem local na região comprimida da viga de 

aço; por outro, traz vantagens como redução dos esforços e deslocamentos e melhoria da 

estabilidade global da estrutura, favorecida pelo aumento na rigidez das ligações viga-pilar 

(NARDIN & SOUZA, 2008). Para reduzir os efeitos desvantajosos, pode-se aplicar protensão 

externa na viga metálica ou protensão interna no tabuleiro de concreto. De acordo com Linhares 

(2015), a aplicação da protensão neste caso, mantém a laje sob tensões de compressão ou 

tensões de tração reduzidas, evitando fissuração e entrada de agentes agressivos na estrutura, 

além de aumentar a capacidade resistente última da seção. 

 

2.1.3 Concreto protendido 

 

A ABNT NBR 6118:2023 define como concreto protendido os elementos de concreto nos quais 

parte das armaduras é previamente alongada por equipamentos especiais de protensão, com a 

finalidade de impedir ou limitar a fissuração e os deslocamentos da estrutura. A partir do 

alongamento das armaduras de alta resistência, o concreto circundante é comprimido, reduzindo 

ou anulando as tensões de tração provocadas pelas solicitações de utilização da estrutura. A 

Figura 2.7 ilustra o princípio da protensão em estruturas de concreto. Ressalta-se que o concreto 

possui melhor desempenho quando submetido à compressão e, em caso de tração, deve-se 

monitorar a fissuração do mesmo devido à baixa resistência a esse esforço.  
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Figura 2.7 – Princípio da protensão em estruturas de concreto  

 

Fonte: NELSEN (2013). 

 

2.1.3.1 Pré-tração e pós-tração 

 

As armaduras que são alongadas são denominadas ativas e podem ainda ser classificadas como 

pré-tracionadas ou pós-tracionadas. De acordo com Bastos (2024), a pré-tração é comumente 

aplicada na fabricação de peças pré-moldadas, em pistas de protensão, nas quais os fios são 

fixados em uma das extremidades (ancoragem passiva) e na outra (ancoragem ativa) os fios são 

alongados utilizando cilindros hidráulicos. Após o concreto adquirir resistência, os fios são 

soltos das ancoragens e, assim, a protensão é transferida ao concreto devido à aderência entre 

os dois materiais. Desta forma, o concreto com armaduras ativas pré-tracionadas é denominado 

como protendido com aderência inicial.  

 

Na pós-tração, o alongamento da armadura ativa é feito após o endurecimento do concreto, com 

a armadura ancorada no próprio elemento de concreto nas extremidades da peça. Pode ser feita 

a aderência posterior com o concreto ou manter sem aderência. Para os casos de pós-tração, é 

feita concretagem do concreto com uma bainha (duto) dentro da fôrma. Segundo Bastos (2024), 

após o endurecimento, as cordoalhas são inseridas dentro da bainha e fixadas em uma das 

extremidades da viga (ancoragem passiva), e quando o concreto apresenta resistência requerida, 

as cordoalhas são estiradas pelo cilindro hidráulico na outra extremidade, onde são dispostas 

cunhas para conter o movimento contrário ao alongamento após a retirada do cilindro 

(ancoragem ativa). Quando se faz a injeção de calda de cimento dentro da bainha, tem-se a pós-

tração com aderência, e sem a injeção tem-se a pós-tração sem aderência, ficando a armadura 

ligada ao concreto apenas em pontos localizados. Também podem ser utilizadas cordoalhas 

engraxadas nos casos sem aderência.  

 

Os casos apresentados são de protensão do tipo interna. Também pode-se utilizar protensão 

externa, onde a armadura de protensão fica posicionada externamente ao concreto, sem 
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aderência com concreto. Essa solução pode ser utilizada inclusive ao longo de longarinas 

metálicas em vigas mistas. Segundo Bastos (2024), pode-se utilizar a protensão externa como 

reforço de estruturas de pontes existentes (concreto, aço, mistas ou madeira), aumentando a 

capacidade de carga, uma solução simples e eficiente. 

 

A ponte em estudo apresenta um caso de protensão interna com aderência posterior. De acordo 

com a especificação técnica para a construção do tabuleiro, elaborada por Mason (1985), foram 

colocados calços longitudinais entre a pré-laje em concreto pré-moldado e o flange superior, 

além de realizar a lubrificação da mesa onde há as juntas das pré-lajes. Na sequência os cabos 

foram enfiados e as bainhas emendadas, garantindo a estanqueidade à injeção na junção entre 

os elementos. Foi feita a concretagem in situ das juntas entre as pré-lajes, sendo a protensão 

aplicada somente após a cura dessas juntas. Após a protensão dos cabos com o valor de força 

prevista em projeto, foi feita a injeção de calda de cimento nas bainhas. Por fim, foram 

concretados os nichos onde estão dispostos os conectores de cisalhamento e injeção do espaço 

entre a mesa superior e os elementos pré-moldados com nata de cimento. Assim, a protensão 

da ponte foi feita antes que a estrutura atingisse o comportamento misto aço-concreto. 

 

2.1.3.2 Níveis de protensão e exigências relacionadas à fissuração 

 

A classe de agressividade ambiental (CAA) é definida a partir do item 6.4 da ABNT NBR 

6118:2023 e está relacionada às ações químicas e físicas que atuam sobre as estruturas de 

concreto. A partir da CAA, é definido o nível de protensão da armadura (completa, limitada ou 

parcial) e, consequentemente, são definidas as exigências relativas à fissuração. A Tabela 2.1 a 

seguir apresenta de forma simplificada as CAAs. A ponte em estudo pode ser considerada como 

classe III, já que por estar em ambiente fluvial, há substâncias que podem acelerar a corrosão.  
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Tabela 2.1 – Classes de agressividade ambiental (CAA) 

Classe de agressividade 

ambiental 
Agressividade 

Classificação geral do tipo de 

ambiente para efeito de projeto 

Risco de deterioração 

da estrutura 

I Fraca 
Rural 

Insignificante 
Submersa 

II Moderada Urbana Pequeno 

III Forte 
Marinha 

Grande 
Industrial 

IV Muito forte 
Industrial 

Elevado 
Respingos de maré 

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2023. 

 

Então, a partir da classe de agressividade (CAA), o item 13.4.2 da ABNT NBR 6118:2023 

define os níveis de protensão e os limites de fissuração correspondentes. O nível 1, denominado 

protensão parcial, é aplicado para casos de pré-tração com CAA I ou pós-tração com CAA I e 

II. Para este nível, admite-se uma abertura de fissura maior, visto que o ambiente tem menor 

risco de deterioração da estrutura. Assim, utilizam-se combinações frequentes de ações em 

serviço para a verificação do Estado Limite de Abertura de Fissuras (ELS-W), limitado a 

fissuras de 0,2 mm.  

 

O próximo nível é denominado protensão limitada, para pré-tração com CAA II ou pós tração 

com CAA III e IV. Admite-se uma pequena probabilidade de fissuração para estes casos, 

aplicável para algumas pontes e viadutos. Deve-se adotar a combinação frequente para a 

verificação do Estado Limite de Formação de Fissuras (ELS-F) e a combinação quase 

permanente para o Estado Limite de Descompressão (ELS-D). É importante destacar que, neste 

caso, não se estabelece um valor limite específico para a abertura das fissuras, em vez disso, 

realiza-se o controle da sua abertura. O ELS-F é definido como o estado em que se inicia a 

formação de fissuras, quando a tensão de tração máxima na seção transversal for igual à 

resistência do concreto à tração na flexão (𝑓𝑐𝑡,𝑓). Já o ELS-D é o estado em que um ou mais 

pontos da seção transversal, a tensão normal é nula, sem tração no restante da seção. 

 

Por fim, o último nível, protensão completa, é exigido para casos de pré-tração com CAA III e 

IV, ou seja, casos onde o controle de fissuração é mais rigoroso, devido ao alto risco de 

deterioração da estrutura. Pode ser aplicado para estruturas pré-moldadas protendidas de 

reservatórios, por exemplo. Verifica-se duas condições o Estado Limite de Formação de 
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Fissuras (ELS-F) para combinação rara e a combinação frequente para o Estado Limite de 

Descompressão (ELS-D). 

 

Ressalta-se que as combinações quase permanentes são aquelas que podem atuar durante grande 

parte do período de vida da estrutura e apresentam as maiores reduções das ações variáveis, já 

que considera todas as ações variáveis com seus valores quase permanentes (Ψ2 Fqk). As 

combinações frequentes repetem-se muitas vezes durante o período de vida da estrutura, 

também utilizam as ações variáveis com seus valores quase permanentes, mas adota uma 

variável principal com seu valor frequente (Ψ1 Fq1k). Já as combinações raras ocorrem algumas 

vezes durante o período de vida da estrutura, possuem os menores níveis de minoração, com a 

variável principal com valor característico (Fq1k) e as demais com os valores frequentes (Ψ1 

Fqk), sendo estas combinações utilizadas para avaliações mais rigorosas. Todas as combinações 

são somadas com os valores das ações permanentes (Fgik). A Tabela 2.2 a seguir resume os 

níveis de protensão e as combinações aplicáveis. 

 

Tabela 2.2 – Níveis de protensão e exigências relacionadas à fissuração 

Tipo de concreto 

estrutural 

Classe de 

agressividade 

ambiental e tipo de 

protensão 

Exigências 

relativas à 

fissuração 

Combinação de ações em serviço a 

utilizar 

Concreto 

protendido nível 1 

(prot. parcial) 

Pré-tração CAA I ou  

Pós-tração CAA I e II 

ELS-W  

wk ≤ 0,2 mm 

Frequente 

𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖𝑘 + 𝜓1𝐹𝑞1𝑘 + ∑𝜓2𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘   (2.1) 

Concreto 

protendido nível 2 

(prot. limitada) 

Pré-tração CAA II ou  

Pós-tração CAA III e IV 

ELS-F Frequente 

ELS-D 
Quase permanente 

𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖,𝑘 + ∑𝜓2𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘                   (2.2) 

Concreto 

protendido nível 3 

(prot. completa) 

Pré-tração CAA III e IV 

ELS-F 
Rara 

𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖,𝑘 + 𝐹𝑞1𝑘 + ∑𝜓1𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘       (2.3) 

ELS-D Frequente 

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2023. 
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2.1.3.3 Perdas de protensão 

 

Antes de verificar a estrutura de concreto protendido aos Estados Limites Últimos (ELU) e 

Estados Limites de Serviço (ELS) aplicáveis, é necessário calcular as perdas de protensão. Para 

o caso de pós-tração como no caso da ponte em estudo, devem ser consideradas as perdas 

imediatas devido ao encurtamento imediato do concreto, ao atrito entre as armaduras e as 

bainhas ou o concreto, ao deslizamento da armadura junto à ancoragem e à acomodação dos 

dispositivos de ancoragem, além das perdas progressivas decorrentes da retração e da fluência 

do concreto e da relaxação do aço de protensão. Portanto, a força média na armadura de 

protensão pode ser descrita pela seguinte expressão: 

 

𝑃𝑡(𝑥) = 𝑃𝑖 − ∆𝑃0(𝑥) − ∆𝑃𝑡(𝑥) (2.4) 

 

Sendo: 𝑃𝑡(𝑥) = força na armadura de protensão, no tempo 𝑡, na seção da abscissa 𝑥; 

𝑃𝑖 = força máxima aplicada à armadura de protensão pelo equipamento de tração; 

∆𝑃0(𝑥) = perda imediata de protensão, medida a partir de 𝑃𝑖 no tempo 𝑡 = 0, na seção 

da abscissa 𝑥; 

∆𝑃𝑡(𝑥) = perda de protensão no tempo 𝑡, calculada após o tempo 𝑡 = 0, na seção da 

abscissa 𝑥. 

 

As perdas por atrito ocorrem devido as curvas nos cabos e pequenas ondulações da bainha, 

assim, o cálculo depende do traçado do cabo e o coeficiente de atrito entre o cabo e bainha. O 

atrito diminui o alongamento da armadura, diminuindo a tensão aplicada, ou seja, provocando 

perdas que podem ser calculadas a partir da expressão 2.5, definida na ABNT NBR 6118:2023. 

Observa-se que no ponto onde está instalada a ancoragem ativa (𝑥 = 0) as perdas são nulas, 

aumentando gradativamente com o afastamento em relação ao cilindro hidráulico. Se, na outra 

extremidade, a ancoragem for passiva, a perda será máxima nessa posição, assim, com o 

estiramento nas duas extremidades da peça, reduzem-se as perdas por atrito (BASTOS, 2024). 

 

∆𝑃𝑎𝑡𝑟(𝑥) = 𝑃𝑖[1 − 𝑒
−(𝜇Σ𝛼+𝑘𝑥)] (2.5) 

 

Sendo: ∆𝑃𝑎𝑡𝑟(𝑥) = perda de protensão imediata por atrito, na seção da abscissa 𝑥; 

𝑃𝑖 = força máxima aplicada à armadura de protensão pelo equipamento de tração; 
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𝜇 = coeficiente de atrito aparente entre o cabo e a bainha; 

Σ𝛼 = soma dos ângulos de desvio entre a ancoragem e o ponto de abscissa 𝑥, em 

radianos; 

𝑘 = coeficiente de perda por metro provocada por curvaturas não intencionais do cabo. 

Na falta de dados experimentais, pode ser adotado o valor de 0,01𝜇; 

𝑥 = abscissa do ponto onde se calcula ∆𝑃, medida a partir da ancoragem, expressa em 

metros. 

 

A equação  2.5 também pode ser expressa em termos de tensões, conforme apresentado abaixo: 

 

∆𝜎𝑝,𝑎𝑡𝑟(𝑥) = 𝜎𝑝𝑖[1 − 𝑒
−(𝜇Σ𝛼+𝑘𝑥)] (2.6) 

 

Sendo: ∆𝜎𝑝,𝑎𝑡𝑟(𝑥) = perda de protensão imediata por atrito, na seção da abscissa 𝑥; 

𝜎𝑝𝑖 = tensão máxima aplicada à armadura de protensão pelo equipamento de tração. 

 

As perdas por deslizamento da armadura na ancoragem e acomodação da ancoragem ocorrem 

quando o cilindro hidráulico, ao alcançar a força de estiramento, “solta” a armadura, de forma 

que esta se movimenta em direção contrária ao carregamento aplicado, diminuindo o 

alongamento da armadura e provocando perda de tensão (BASTOS, 2024). Segundo a ABNT 

NBR 6118:2023, os valores de escorregamento (𝛿) devem ser determinados experimentalmente 

ou adotados valores indicados pelos fabricantes. A Figura 2.8, apresenta um diagrama com a 

variação de tensão (𝜎𝑝) após as perdas devido ao escorregamento da armadura e devido ao 

atrito. Observa-se que a tensão inicial (𝜎𝑝𝑖), aplicada no ponto de ancoragem ativa, reduz ao 

longo do comprimento da peça devido ao atrito da bainha com o cabo (∆𝜎𝑝,𝑎𝑡𝑟). Após o 

escorregamento da armadura, de uma medida (𝛿), há uma redução da tensão inicial na posição 

do cilindro hidráulico para 𝜎𝑝𝑖,2 e então, as forças de atrito atuam em sentido contrário ao 

escorregamento, diminuindo-o até que o valor do escorregamento se torna zero em uma seção 

distante 𝑋 do cilindro. Após esse ponto, o escorregamento não tem mais influência, havendo 

apenas a perda por atrito.  

 

 

 

 



38 
 

Figura 2.8 – Diagrama de tensão na armadura após as perdas por atrito e escorregamento 

  

Fonte: Adaptado de BASTOS (2024). 

 

A deformação na posição 𝑋, onde a perda de tensão por escorregamento é zero, é dada por 𝛿/𝑋. 

Assim, aplicando a Lei de Hooke é possível obter a tensão neste ponto (𝜎𝑝,𝑋) e 

consequentemente a perda de tensão na posição da ancoragem ativa (∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟,𝑎), de acordo 

com a expressão 2.7. 

 

𝜎𝑝,𝑋 =
∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟,𝑎

2
=
𝛿

𝑋
𝐸𝑝 ∴ ∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟,𝑎 = 2

𝛿

𝑋
𝐸𝑝 (2.7) 

 

Sendo: 𝐸𝑝 = módulo de elasticidade da armadura ativa; 

∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟,𝑎 = perda de protensão por escorregamento da armadura na seção da 

ancoragem ativa (𝑥 = 0); 

𝑋 = posição onde a perda de tensão por escorregamento é igual a 0; 

𝛿 = valor do escorregamento da armadura; 

𝜎𝑝,𝑋 = tensão na posição 𝑋. 

 

Bastos (2024), define o valor de 𝑋, onde a perda de tensão por escorregamento é zero, de acordo 

com a expressão 2.8 a seguir, obtida a partir de trigonometria. 
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𝑋 = √
𝐸𝑝𝛿

𝜎𝑝𝑖 (
𝜇Σ𝛼 + 𝑘𝑥

𝑥 )
 (2.8) 

 

Obtendo as tensões 𝜎𝑝𝑖,2 e 𝜎𝑝,𝑋 é possível obter as perdas por escorregamento (∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟) entre 

a seção inicial, onde está o cilindro hidráulico e a seção 𝑋, a partir de interpolação linear.  

 

Por fim, também deve ser considerada a perda por encurtamento imediato do concreto. Quando 

há apenas um cabo ou quando todos os cabos são protendidos simultaneamente, esse efeito não 

é observado. Porém, ao fazer o alongamento cabo por cabo, o estiramento de um cabo provoca 

deformações elásticas no concreto, resultando em perda do alongamento nos cabos já estirados 

e ancorados (BASTOS, 2024). O cálculo dessa perda é dado pela expressão 2.9 abaixo, definida 

na ABNT NBR 6118:2023. 

 

∆𝜎𝑝,𝑒𝑛𝑐𝑢𝑟 =
𝛼𝑝(𝜎𝑐𝑝 + 𝜎𝑐𝑔)(𝑛 − 1)

2𝑛
 (2.9) 

 

Sendo: ∆𝜎𝑝,𝑒𝑛𝑐𝑢𝑟 = perda média de protensão por cabo por encurtamento imediato do concreto; 

𝛼𝑝 = relação entre o módulo de elasticidade do aço de armadura ativa (𝐸𝑝) e o módulo 

de elasticidade tangente inicial do concreto (𝐸𝑐𝑖); 

𝜎𝑐𝑝 = tensão inicial no concreto ao nível do baricentro da armadura de protensão, devida 

à protensão simultânea de 𝑛 cabos; 

𝜎𝑐𝑔 = tensão no concreto ao nível do baricentro da armadura de protensão, devida à 

carga permanente mobilizada pela protensão ou simultaneamente aplicada com a 

protensão; 

𝑛 = número de cabos. 

 

Desta forma, o total das perdas de protensão imediatas podem ser descritas pela expressão 2.10 

a seguir: 

 

∆𝑃0(𝑥)

𝑎𝑝
= ∆𝜎𝑝,0(𝑥) = ∆𝜎𝑝,𝑎𝑡𝑟(𝑥) + ∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟(𝑥) + ∆𝜎𝑝,𝑒𝑛𝑐𝑢𝑟 (2.10) 
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Sendo: 𝑎𝑝 = área da seção transversal do cabo; 

∆𝜎𝑝,0(𝑥) = perda imediata de protensão, medida a partir de 𝜎𝑝𝑖 no tempo 𝑡 = 0, na 

seção da abscissa 𝑥; 

∆𝜎𝑝,𝑎𝑡𝑟(𝑥) = perda de protensão imediata por atrito, na seção da abscissa 𝑥; 

∆𝜎𝑝,𝑒𝑠𝑐𝑜𝑟(𝑥) = perda de protensão imediata por escorregamento da armadura, na seção 

da abscissa 𝑥; 

∆𝜎𝑝,𝑒𝑛𝑐𝑢𝑟 = perda média de protensão por cabo por encurtamento imediato do concreto. 

 

As perdas progressivas de protensão são decorrentes da retração, fluência do concreto e 

relaxação do aço. A retração no concreto é uma deformação volumétrica que ocorre devido à 

perda de parte da água dissociada quimicamente do processo de produção do concreto para o 

ambiente externo. Essa redução de volume provoca um encurtamento do elemento estrutural ao 

longo do tempo e é independente do carregamento.  

 

De acordo com Oliveira e Cardoso (2018), ao atuar uma compressão sob um elemento de 

concreto, ocorre uma acomodação das partículas de formação do concreto, se essa força 

permanecer ao longo do tempo, a água capilar se movimentará das camadas mais internas para 

as mais externas, expulsando a água, ocasionando tensões internas e provocando uma 

deformação lenta ao longo do tempo, denominada fluência. Portanto, é um processo análogo ao 

da retração, com aumento da deformação inicial, até um valor máximo no tempo infinito. 

 

Quando as ações permanentes são aplicadas parceladamente em idades diferentes, deve ser 

considerada a fluência de cada uma das camadas de concreto e a relaxação de cada cabo 

separadamente. Por outro lado, de acordo com a ABNT NBR 6118:2023, quando a concretagem 

e a protensão são executadas em fases suficientemente próximas para desprezar os efeitos de 

uma fase sobre a outra e os cabos possuem entre si afastamentos suficientemente pequenos em 

relação à altura da seção transversal de modo que os efeitos possam ser equivalentes a um único 

cabo resultante, é possível adotar um processo simplificado de cálculo, apresentado na 

expressão 2.11. 

 

∆𝜎𝑝,𝑡(𝑡, 𝑡0) =
𝜀𝑐𝑠(𝑡, 𝑡0)𝐸𝑝 − 𝛼𝑝𝜎𝑐,𝑝0𝑔𝜑(𝑡, 𝑡0) − 𝜎𝑝0𝜒(𝑡, 𝑡0)

𝜒𝑝 − 𝜒𝑐𝛼𝑝𝜂𝜌𝑝
 (2.11) 
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Sendo: ∆𝜎𝑝,𝑡(𝑡, 𝑡0) = variação da tensão no aço de protensão entre 𝑡0 e 𝑡; 

𝜀𝑐𝑠(𝑡, 𝑡0) = retração no instante 𝑡, descontada a retração ocorrida até o instante 𝑡0; 

𝐸𝑝 = módulo de elasticidade da armadura ativa; 

𝛼𝑝 = relação entre o módulo de elasticidade do aço de armadura ativa (𝐸𝑝) e o módulo 

de elasticidade tangente inicial do concreto (𝐸𝑐𝑖); 

𝜎𝑐,𝑝0𝑔 = tensão no concreto adjacente ao cabo resultante, provocada pela protensão e 

pela carga permanente mobilizada no instante 𝑡0, sendo positiva se for de compressão; 

𝜑(𝑡, 𝑡0) = coeficiente de fluência do concreto no instante 𝑡 para protensão e carga 

permanente aplicadas no instante 𝑡0; 

𝜎𝑝0 = tensão na armadura ativa correspondente a 𝑃0, ou seja, à força de protensão após 

descontadas as perdas imediatas; 

𝜒(𝑡, 𝑡0) = coeficiente de fluência do aço, definido na equação 2.12; 

𝜌𝑝 = taxa geométrica da armadura de protensão, ou seja, a relação entre a soma das 

áreas da seção transversal de cada cabo (𝐴𝑝) e a área da seção transversal do elemento 

de concreto (𝐴𝑐); 

𝜒𝑝, 𝜒𝑐, 𝜂 = coeficientes apresentados nas expressões 2.15, 2.16 e 2.17 a seguir. 

 

𝜒(𝑡, 𝑡0) = −𝑙𝑛[1 − 𝜓(𝑡, 𝑡0)] (2.12) 

 

Sendo: 𝜓(𝑡, 𝑡0) = coeficiente de relaxação no aço no instante 𝑡 para protensão e carga 

permanente mobilizada no instante 𝑡0, definido a partir da equação 2.13 a seguir: 

 

𝜓(𝑡, 𝑡0) = 𝜓1000 (
𝑡 − 𝑡0
41,67

)
0,15

 (2.13) 

 

Pode-se considerar que para o tempo infinito, a expressão 2.13 pode ser reescrita como: 

 

𝜓(𝑡∞, 𝑡0) = 2,5 𝜓1000 (2.14) 

 

Nas expressões 2.13 e 2.14, o coeficiente  𝜓1000 é definido como o valor médio da relaxação, 

medidos após 1000 h, à temperatura constante de 20°C para as perdas de tensão referidas a 

valores básicos da tensão inicial de 50% a 80% da resistência característica do aço da armadura 

ativa (𝑓𝑝𝑡𝑘). Os valores de  𝜓1000 em porcentagem são descritos na Tabela 2.3. 
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Tabela 2.3 – Valores de Ψ1000, em porcentagem 

 𝜎𝑝0 

Cordoalhas Fios 

Barras Relaxação normal 

(RN) 

Relaxação baixa 

(RB) 

Relaxação normal 

(RN) 

Relaxação baixa 

(RB) 

0,5𝑓𝑝𝑡𝑘 0 0 0 0 0 

0,6𝑓𝑝𝑡𝑘 3,5 1,3 2,5 1,0 1,5 

0,7𝑓𝑝𝑡𝑘 7,0 2,5 5,0 2,0 4,0 

0,8𝑓𝑝𝑡𝑘 12,0 3,5 8,5 3,0 7,0 

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2023. 

 

Em casos onde não é necessária grande precisão, a ABNT NBR 6118:2023 permite obter os 

valores de 𝜀𝑐𝑠(𝑡∞, 𝑡0) e 𝜑(𝑡∞, 𝑡0) por interpolação linear a partir dos valores apresentados na 

Tabela 2.4 abaixo. Os valores indicados dependem da umidade média ambiente e da espessura 

fictícia 2𝐴𝑐/𝑢, onde 𝐴𝑐 é a área da seção transversal e 𝑢 é o perímetro da seção em contato com 

a atmosfera. Deformações específicas e mais precisas podem ser calculadas de acordo com o 

anexo A da referida norma.  

 

Tabela 2.4 – Valores característicos superiores da deformação específica de retração εcs(t∞,t0) e do 

coeficiente de fluência φ(t∞,t0) 

Umidade média ambiente (%) 40 55 75 90 

Espessura fictícia 2𝐴𝑐/𝑢 (cm) 20 60 20 60 20 60 20 60 

𝜑(𝑡∞, 𝑡0)  

Concreto  

C20 a C45 

𝑡0 

dias 

5 4,6 3,8 3,9 3,3 2,8 2,4 2,0 1,9 

30 3,4 3,0 2,9 2,6 2,2 2,0 1,6 1,5 

60 2,9 2,7 2,5 2,3 1,9 1,8 1,4 1,4 

𝜑(𝑡∞, 𝑡0)  

Concreto  

C50 a C90 

5 2,7 2,4 2,4 2,1 1,9 1,8 1,6 1,5 

30 2,0 1,8 1,7 1,6 1,4 1,3 1,1 1,1 

60 1,7 1,6 1,5 1,4 1,2 1,2 1,0 1,0 

𝜀𝑐𝑠(𝑡∞, 𝑡0) ‰ 

5 -0,53 -0,47 -0,48 -0,43 -0,36 -0,32 -0,18 -0,15 

30 -0,44 -0,45 -0,41 -0,41 -0,33 -0,31 -0,17 -0,15 

60 -0,39 -0,43 -0,36 -0,40 -0,30 -0,31 -0,17 -0,15 

Fonte: ABNT NBR 6118:2023. 

 

A seguir, apresentam-se os demais coeficientes necessários para o cálculo das perdas diferidas 

no tempo, conforme a expressão 2.11. 

 

𝜒𝑝 = 1 + 𝜒(𝑡, 𝑡0) (2.15) 
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𝜒𝑐 = 1 + 0,5𝜑(𝑡, 𝑡0) (2.16) 

 

𝜂 = 1 + 𝑒𝑝
2
𝐴𝑐
𝐼𝑐

 (2.17) 

 

Sendo: 𝑒𝑝 = excentricidade do cabo resultante em relação ao baricentro da seção do concreto; 

 𝐴𝑐 = área da seção transversal do concreto; 

 𝐼𝑐 = momento central de inércia do concreto. 

 

Portanto, após o cálculo das perdas imediatas e diferidas no tempo, obtém-se a força na 

armadura de protensão, no tempo 𝑡, na seção da abscissa 𝑥, utilizando a expressão 2.4. Com 

base no valor obtido e nas características da estrutura, são realizadas as devidas verificações de 

acordo com a Tabela 2.2. 

 

2.1.4 Breve abordagem sobre o método dos elementos finitos 

 

Este trabalho utiliza o método dos elementos finitos para análise da estrutura sobre o rio 

Tocantins a partir do software de cálculo ANSYS v.19.2 (Ansys Inc., 2019). É um método 

numérico para solucionar problemas regidos por equações diferenciais, a partir da discretização 

de um domínio contínuo em elementos. As equações para resolução do problema são 

formuladas em cada elemento e, a partir da junção dessas contribuições e da conexão entre os 

elementos, obtém-se um sistema global com aproximação da solução matemática real.  

 

De acordo com Logan (2007), a análise por meio do Método dos Elementos Finitos envolve 

sete procedimentos gerais. O primeiro depende da escolha do modelador e diz respeito à 

adequação do modelo ao problema contínuo. Esse passo consiste em criar a malha e selecionar 

o tipo de elemento mais apropriado para representar o comportamento físico real. A malha deve 

ser refinada o suficiente para fornecer resultados adequados, mas sem excessiva densidade para 

evitar o aumento desnecessário do custo computacional. Quanto à escolha do tipo de elemento, 

cada problema possui uma configuração mais adequada, capaz de representar de forma fiel a 

estrutura real, conforme a necessidade de precisão nos resultados e a otimização do tempo de 

processamento. Existem elementos mais básicos como elementos de barra até os mais 

complexos como sólidos assimétricos. 
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Ainda segundo Logan (2007), os demais passos são processados no software de cálculo. O 

segundo passo é a seleção das funções de forma que representam como os deslocamentos se 

comportam dentro do elemento. O terceiro passo define as relações entre os 

deslocamentos/deformações e tensões, a partir de leis constitutivas dos materiais, como, por 

exemplo, a Lei de Hooke. Em seguida, é definida a matriz de rigidez dos elementos, podem ser 

utilizados os métodos de rigidez direta, métodos de energia como o Teorema de Castigliano, 

entre outros. O quinto passo consiste na aplicação das condições de contorno, impondo as 

restrições físicas do problema, como apoios fixos ou móveis. Após definir as condições de 

contorno, é feita a resolução do sistema de equações para encontrar os graus de liberdade 

desconhecidos nos nós da malha. Por fim, com base nas relações definidas no terceiro passo, 

são encontradas as grandezas secundárias como tensão e esforço cortante e momento fletor. 

 

Portanto, o passo mais crítico na modelagem é o primeiro que define o tipo de elemento e o 

grau de refinamento da malha. Além disso, é fundamental buscar um equilíbrio entre a precisão 

dos resultados e o custo computacional envolvido. 

 

2.1.4.1 Elementos da biblioteca do software 

 

A biblioteca do ANSYS possui diversos tipos de elementos. Para a modelagem da ponte sobre 

o rio Tocantins, foram utilizados elementos do tipo casca e barra, conforme será descrito no 

item 3.2. Elementos sólidos não foram empregados, pois não há superfície com espessura 

significativa que justifique o emprego desse tipo de elemento, que apresenta mais graus de 

liberdade.  

 

O elemento de casca SHELL181 é adequado para superfícies com espessuras pequenas a 

moderadas. Possui quatro nós com seis graus de liberdade em cada nó, translações e rotações 

em torno dos eixos x, y e z. É baseado na teoria de Reissner-Mindlin, sendo possível obter 

valores de tensão, força normal e momento fletor na face da superfície do elemento. Apesar de 

ser um elemento quadrático, a opção triangular pode ser utilizada como elemento de enchimento 

para gerar a malha.  

 

Para representar elementos de barra, pode-se utilizar o elemento BEAM188, baseado na teoria 

de viga de Timoshenko e inclui efeitos de deformação por cisalhamento. Possui dois nós com 

seis graus de liberdade em cada, translações e rotações em torno dos eixos x, y e z.  
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Para ligação entre elementos com restrição rígida ou como componente rígido utilizado para 

transmitir forças e deslocamentos, pode-se utilizar o elemento MPC184. A Figura 2.9 mostra a 

representação dos elementos de acordo com a biblioteca do ANSYS. 

 

Figura 2.9 – Elementos SHELL181, BEAM188 e MPC184 

 

Fonte: Adaptado de ANSYS INC. (2019). 

 

2.1.4.2 Refinamento da malha 

 

Conforme mencionado, é fundamental que a malha esteja adequada para que a resposta do 

modelo seja próxima da solução real. Para isso, é necessário fazer um refinamento da malha, 

equilibrando com o tempo de processamento. Existem duas formas de realizar esse refinamento. 

O primeiro método é denominado “p” e consiste em aumentar o grau do polinômio de 

aproximação utilizado na solução, sem alterar a malha. Na prática, aumenta-se os nós internos 

e os graus de liberdade de cada elemento para melhorar a convergência da solução. De acordo 

com Logan (2007), este processo é feito automaticamente no software de MEF utilizado, 

diferentemente do método “h” de refinamento que consiste em aumentar o número de 

elementos, refinando a malha. O método utilizado no trabalho, foi o método “h”, pois a 

alteração do tipo de polinômio utilizado é limitada pela biblioteca do software. A Figura 2.10 

ilustra a diferença entre os dois métodos de refinamento. 

 

Durante o refinamento da malha, deve-se assegurar que a transição entre partes com geometrias 

distintas, como entre a mesa inferior do caixão e os enrijecedores transversais, seja realizada 

com uma divisão adequada dos elementos, garantindo a conectividade entre os nós. A utilização 

de elementos de grandes dimensões pode comprometer essa condição, uma vez que a mudança 

brusca de dimensões entre regiões adjacentes pode resultar na formação de elementos 
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excessivamente distorcidos, prejudicando a compatibilidade da deformada entre elementos, a 

qualidade da solução e o processo de convergência numérica. 

 

Figura 2.10 – Métodos de refinamento de malha 

 

Fonte: Adaptado de LOGAN (2007). 

 

2.1.5 Breve abordagem sobre a análise dinâmica 

 

Uma obra de arte especial como a ponte sobre o rio Tocantins está sujeita a efeitos de carga 

dinâmica, ou seja, cargas cuja magnitude e ponto de aplicação variam com o tempo, como a 

circulação de uma locomotiva. Essa carga resulta em deslocamentos e tensões variáveis com o 

tempo e que constituem a resposta dinâmica. Além das cargas aplicadas, reações e esforços 

internos participam do equilíbrio das forças de inércia (relacionadas com a massa da estrutura) 

e forças que dissipam energia (amortecimento), assim, a resposta da estrutura não é um 

resultado único estático, mas é um histórico de resposta ao longo do tempo (BRASIL & SILVA, 

2015). Enquanto o modelo estático é um sistema de equações algébricas dependente da matriz 

de rigidez da estrutura, o modelo dinâmico é regido por um sistema de equações diferenciais 

ordinárias com variáveis temporais, conforme apresentado na expressão a seguir:  

 

𝑴𝒖̈ + 𝑪𝒖̇ + 𝑲𝒖 = 𝒇(𝒕) (2.18) 

 

Sendo: 𝑴 = matriz de massa; 

 𝑪 = matriz de amortecimento; 

 𝑲 = matriz de rigidez; 

 𝒇(𝒕) = vetor de força externa no tempo 𝑡; 

𝒖 = vetor de deslocamento; 

𝒖̇ = vetor de velocidade, derivada primeira do vetor de deslocamento; 
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𝒖̈ = vetor de aceleração, derivada segunda do vetor de deslocamento. 

 

Existem alguns métodos para solucionar o sistema de equações. Neste trabalho, foram 

utilizados os métodos de Newmark e por superposição modal, conforme será apresentado no 

item 3.6. O método de Newmark parte do desenvolvimento em séries de Taylor para aproximar 

no instante t o campo de deslocamentos e velocidades (COELHO, 2008). É um método 

numérico de integração direta implícito, em que a resolução é fundamentada na condição de 

equilíbrio do instante em que se busca solução e, consequentemente, requer valores desse 

instante (SORIANO, 2014). Ou seja, em cada incremento de tempo é realizada a resolução de 

um sistema de equações.  

 

Para escolhas usuais de seus parâmetros, é um método incondicionalmente estável, permitindo 

a escolha de incrementos de tempo grandes ou pequenos, sem comprometer a convergência da 

solução. Contudo, o valor do incremento controla a precisão da resposta dinâmica. Passos 

menores garantem a captura fiel de modos de alta frequência, mas elevam o custo 

computacional. Em contrapartida, passos maiores reduzem o tempo de processamento, mas 

podem suavizar excessivamente a resposta, com a perda de modos superiores que podem ser 

relevantes, a depender do problema estrutural analisado. Além do intervalo de tempo, o método 

possui dois parâmetros que definem a variação da aceleração entre dois instantes consecutivos 

e controlam a estabilidade e precisão da integração. Normalmente, esses parâmetros são 

configurados para que a aceleração seja constante durante o intervalo de tempo. 

 

A definição das propriedades dissipativas é um dos aspectos fundamentais da análise dinâmica, 

sendo o amortecimento de Rayleigh o modelo mais comumente empregado. Nesta formulação, 

a matriz de amortecimento é construída como uma combinação linear das matrizes de massa e 

rigidez. Os parâmetros de proporcionalidade são determinados pelas expressões 2.20 e 2.21 

apresentadas a seguir. As equações apresentadas já se encontram simplificadas e adotando o 

mesmo coeficiente de amortecimento para ambos os modos de vibração considerados, ou seja, 

com 𝜁 = 𝜁𝑖 = 𝜁𝑗 . O valor deste coeficiente de amortecimento pode ser obtido na Tabela 6.6 do 

EN 1991-2:2003, sendo igual a 0,5% para pontes mistas de aço e concreto. 

 

𝑪 = 𝛼𝑴+ 𝛽𝑲 (2.19) 
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𝛼 =
2𝜁𝜔𝑖𝜔𝑗

𝜔𝑖 + 𝜔𝑗
 (2.20) 

 

𝛽 =
2𝜁

𝜔𝑖 + 𝜔𝑗
 (2.21) 

 

Sendo: 𝛼 = parâmetro de proporcionalidade associado a matriz de massa; 

𝛽 = parâmetro de proporcionalidade associado a matriz de rigidez; 

𝜁 = coeficiente de amortecimento da estrutura; 

𝜔𝑖 = frequência angular do i-ésimo modo de vibração; 

𝜔𝑗 = frequência angular do j-ésimo modo de vibração. 

 

Observa-se que para solucionar as expressões apresentadas, é necessário realizar uma análise 

modal da estrutura para obter as frequências e modos naturais de vibração. Essa análise é obtida 

a partir da solução de um problema de autovalores e autovetores, em que os autovalores 

correspondem às frequências naturais e os autovetores ao modo da estrutura, ou seja, ao 

conjunto de deslocamentos correspondente a respectiva frequência natural. De acordo com 

Soriano (2014), todos os graus de liberdade da estrutura executam movimento harmônico 

característico de um modo de vibração na correspondente frequência natural. Assim, com n 

graus de liberdade, têm-se igual número de autopares, cada um composto por uma frequência 

natural e seu respectivo modo de vibração. Em modelos complexos com muitos graus de 

liberdade existem variados modos de vibração, como aqueles associados à torção da estrutura, 

à flexão, deslocamentos horizontais, deformações localizadas, etc. Desta forma, no cálculo do 

amortecimento de Rayleigh, selecionam-se duas frequências naturais da estrutura, geralmente 

associadas aos modos mais representativos da faixa modal de interesse. É importante destacar 

que a análise modal independe de forças externas, sendo função apenas da distribuição de massa 

e rigidez do modelo. Adicionalmente, os modos de vibração têm a propriedade de 

ortogonalidade em relação às matrizes de rigidez e de massa (SORIANO, 2014). 

 

Devido à ortogonalidade, é possível desacoplar as equações diferenciais, permitindo obter a 

resposta correspondente a cada uma das formas modais independentemente. O método da 

superposição modal parte deste desacoplamento, transformando a resolução de um sistema de 

equações diferenciais nxn em um problema de n equações de um único grau de liberdade 

(COELHO, 2008). Essas soluções são somadas, transformadas ao espaço físico, obtendo a 
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resposta dinâmica da estrutura. De acordo com Soriano (2014), os modos de frequência mais 

elevadas praticamente não têm participação na resposta no modelo, sendo que os primeiros 

modos são os de maior acurácia no modelo discreto. Ainda assim, a escolha do número de 

modos de vibração utilizado na análise deve ser adequada, compatível com o número de graus 

de liberdade do sistema, para que a resposta seja consistente e com devida acurácia. Como a 

solução torna-se mais simples com resolução de equações de um único grau de liberdade, o 

processamento é mais rápido. 

 

O método de Newmark geralmente possui um maior custo computacional, pois a solução do 

sistema de equações é feita para cada incremento de tempo. Para modelos com muitos graus de 

liberdade, como o caso de estruturas complexas como a ponte sobre o rio Tocantins, a solução 

tende a ser mais lenta. Adicionalmente, o tamanho do trem-tipo da análise dinâmica também 

influencia no tempo de processamento, já que o ideal é que seja analisado o comportamento da 

estrutura durante a passagem de todo o comboio e após sua saída para avaliação da vibração 

livre. Assim, outros métodos como a superposição modal tendem a ser mais vantajosos para 

análise dinâmica de modelos complexos. Todavia, deve-se atentar à escolha do número de 

modos utilizados na análise para que a resposta tenha uma acurácia satisfatória. 

 

2.2 ESTUDOS RECENTES SOBRE O TEMA 

 

Vigas mistas são amplamente utilizadas como solução estrutural em obras de arte especiais. De 

acordo com Liu et al. (2009), pontes mistas de aço e concreto têm sido cada vez mais utilizadas 

em novas linhas da rede ferroviária de alta velocidade europeia devido a consideráveis 

vantagens em relação ao dimensionamento, tempo de construção, durabilidade e custos. No 

Brasil, se destacam as OAEs do Elevado da Perimetral com 7,3 km de extensão e o Elevado da 

Linha Vermelha com 4,6 km (MACHADO & PORTO, 2019). Outros exemplos de construções 

mistas brasileiras podem ser encontrados no trabalho desenvolvido por Mason e Ghavami 

(1994). 

 

O sistema construtivo de vigas mistas biapoiadas alia a alta resistência do concreto a 

compressão e a alta resistência do aço à tração. Fachinelli e Schmitz (2023) realizaram um 

estudo comparativo entre pontes de concreto protendido e pontes mistas de aço e concreto. 

Apesar da superestrutura mista ser mais cara, é mais esbelta e leve devido à otimização do uso 
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da resistência dos materiais, transmitindo solicitações 60% menores para as fundações da ponte, 

reduzindo custos com fundações e resultando uma seção transversal com menor altura.  

 

É um sistema construtivo vantajoso, mas devido às diferenças entre os materiais, os efeitos de 

retração e fluência do concreto, o comportamento a longo prazo das estruturas mistas é mais 

complexo que os das pontes de aço ou concreto (ZHANG et al., 2023). Esses efeitos são ainda 

mais relevantes no caso de estruturas contínuas, visto que, nesse caso, o concreto sobre os 

apoios internos encontra-se submetido à tração, apresentando um comportamento ainda mais 

complexo, caso haja fissuração. 

 

De acordo com Qi et al. (2021), atualmente há dois principais métodos para lidar com a 

fissuração do concreto na região de momento negativo em vigas mistas: permitir que o concreto 

fissure, mas controlando a abertura de fissura dentro da faixa permitida por meio de armação 

adequada; não permitir a fissuração, tomando medidas para reduzir a tensão de tração na laje 

para evitá-la. O primeiro método normalmente exige que as lajes sejam mais espessas nos 

apoios para comportar uma maior taxa de armadura. É o caso da ponte Pedro Ivo em Santa 

Catarina em que a espessura das lajes é de 22 cm nos vãos e 35 cm nos apoios 

(KLINSKY, 1999). Outra forma é aumentar a rigidez da seção submetida a momento negativo, 

adicionando concreto armado na parte inferior da alma de aço por exemplo. Xu et al. (2011) 

realizaram ensaios com esse tipo de seção transversal, demonstrando que essa técnica reduz a 

propagação de fissuras sob cargas de serviço, porém aumenta o peso próprio da seção e aumenta 

o tempo de execução. Para pontes contínuas com grandes vãos, como a ponte sobre o rio 

Tocantins, esses métodos podem ser economicamente inviáveis, já que os esforços são maiores, 

exigindo seções com maiores taxas de armadura e lajes mais espessas. Assim, a solução adotada 

consiste em não permitir a fissuração por meio da redução das tensões atuantes na laje. 

 

Para reduzir o esforço de tensão na laje pode-se aplicar protensão externa ou interna. Na externa, 

os cabos ficam na parte exterior da seção transversal, facilitando a manutenção, mas 

transferindo as forças de compressão apenas nos pontos de ancoragem e desviadores. No âmbito 

da protensão externa em vigas mistas, pode-se citar os trabalhos de Linhares (2015), Ryu et al. 

(2004), Peng, Xue e Bai (2024), Lorenc e Kubica (2006), entre outros. No caso da ponte em 

estudo no presente trabalho, a protensão é interna ao tabuleiro, ou seja, os cabos acompanham 

a deformação do concreto, transmitindo o esforço de compressão ao longo do comprimento do 

cabo, também há melhor proteção destes contra a corrosão. 
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A literatura relacionada a pontes mistas contínuas com protensão interna na laje sobre os apoios 

ainda possui lacunas. Entre os primeiros trabalhos desenvolvidos sobre o tema destaca-se o 

ensaio experimental de Sarnes e Daniels (1971). Os autores testaram vigas mistas contínuas de 

dois vãos em perfil I para situação de momento negativo no apoio interno. Apesar de ser um 

experimento em pequena escala, os autores concluíram que a protensão no tabuleiro reduz a 

fissuração do concreto, podendo até ser eliminada dependendo do nível de carregamento e da 

força de protensão aplicada. Adicionalmente, os autores concluíram que ao aplicar a protensão 

antes da concretagem dos conectores de cisalhamento e da viga atingir o caráter misto é mais 

efetivo para o controle de fissuração. Destaca-se que essa foi a mesma técnica aplicada na ponte 

sobre o rio Tocantins. 

 

Kennedy e Grace (1990) ensaiaram duas vigas contínuas de dois vãos com longarinas em perfil 

I em escala reduzida. Uma das vigas possuía cabos de protensão na região do apoio interno e a 

outra viga apresentava apenas a armadura passiva, sem protensão. Essas vigas foram ensaiadas 

a carga estática, a fadiga e a carga dinâmica, obtendo as frequências naturais iniciais da 

estrutura. Os valores foram comparados com resultados analíticos. Os autores observaram que 

a protensão aumenta a frequência natural da estrutura devido à redução da fissuração da laje e 

também reduz a tensão provocada pela carga de fadiga. 

 

Ryu e Chang (2005) realizaram estudos experimentais de vigas mistas caixão contínuas com 

tabuleiro pré moldado, com protensão interna e juntas transversais. Foram feitos dois ensaios 

com vigas com 2 vãos. Foram aplicadas cargas estáticas concentradas para observar o 

comportamento elástico, também foram feitos carregamentos cíclicos para avaliar a fadiga e 

testes para avaliar o comportamento pós fissuração e o comportamento inelásticos, validando 

métodos normativos de dimensionamento. 

 

Su, Yang e Bradford (2014) realizaram dois ensaios experimentais de vigas mistas caixão 

contínuas de dois vãos. O primeiro ensaio foi com uma amostra de controle, sem protensão no 

apoio interno. No outro ensaio foi aplicada protensão através de 6 cabos dispostos no tabuleiro 

de concreto. Foram aplicadas cargas concentradas no meio dos dois vãos e medidos a flecha, a 

deformação na viga de aço, na armadura e na laje, o deslizamento relativo entre aço e concreto 

e o tamanho da abertura da fissura. A amostra com protensão apresentou uma carga de 

fissuração maior que a amostra de controle, mostrando que a protensão previne a formação de 
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fissuras e reduz a probabilidade de ingresso de materiais corrosivos na laje. Por outro lado, há 

um maior deslizamento relativo na interface aço concreto, redistribuindo o momento fletor. 

 

Ma, Shi e Zhang (2018) desenvolveram um modelo numérico com elementos de casca de uma 

ponte mista de 4 vãos com seção transversal em duplo I. Elementos de barra foram utilizados 

para simular cabos de protensão nos apoios internos utilizados para garantir a durabilidade da 

estrutura. O trabalho avaliou o comportamento a longo prazo da estrutura simulada. Também 

foi feita uma análise paramétrica variando a altura da viga, a espessura da laje, a força de 

protensão aplicada e a carga adicional estática aplicada. Os autores concluíram que as perdas 

de protensão devido à fluência são altas, podendo chegar a 50% da força inicial, sendo este 

efeito ampliado devido ao aumento da protensão aplicada, da espessura da laje e da carga 

adicional.  

 

Hu, Shah e Yu (2021) avaliaram a fissuração do tabuleiro utilizando como protótipo um modelo 

em escala reduzida do trecho protendido submetido à momento fletor negativo de uma ponte 

rodoviária em seção caixão mista contínua. Foi realizado um teste experimental aplicando uma 

carga concentrada estática e medindo a deformação e a abertura de fissuras na laje. 

Adicionalmente, os autores elaboram um modelo numérico equivalente e validado pelo ensaio 

experimental. A partir deste modelo numérico, variou-se a posição dos cabos e a força de 

protensão para estudar a otimização dos cabos de protensão para aumentar a resistência à 

fissuração. 

 

Qi et al. (2021) realizaram uma análise estática em pequena escala utilizando o método dos 

elementos finitos e avaliando as vantagens de protender o concreto na região de momento 

negativo. Foram utilizados elementos de casca para modelar a ponte de 3 vãos e elementos de 

barra para modelar a protensão, molas simularam os conectores de cisalhamento. Foram feitas 

duas simulações, uma com a protensão aplicada com a seção com comportamento misto 

completo atingido e a outra com a protensão do tabuleiro antes da concretagem dos nichos com 

os conectores de cisalhamento. No método da protensão da seção mista, 43% da compressão 

aplicada é transferida para a viga de aço. No método da protensão aplicada inicialmente apenas 

ao tabuleiro, toda força aplicada nos cabos é transmitida à laje de concreto, reduzindo a 

quantidade de cabos necessária. Ressalta-se que este método foi o utilizado na ponte sobre o rio 

Tocantins. 
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Portanto, nota-se que os trabalhos existentes focam em estruturas de escala reduzida, com 

carregamento majoritariamente estático. Além disso, a maior parte das pesquisas focam em 

análises experimentais, com poucos estudos utilizando metodologia numérica. Desta forma, o 

presente trabalho amplia a bibliografia sobre o tema, visto que é proposto um modelo numérico 

de uma ponte mais extensa com mais graus de liberdade, sujeita a carga móvel rodoferroviária, 

permitindo avaliar a fissuração do tabuleiro e a eficiência da protensão para melhorar a resposta 

da estrutura mista submetida a carga de serviço. 
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3 MODELAGEM NUMÉRICA 

 

Neste capítulo, descreve-se a elaboração dos modelos numéricos utilizados no estudo da 

estrutura em análise. Todos os modelos foram desenvolvidos no software de elementos finitos 

ANSYS v.19.2 (Ansys Inc., 2019), utilizando códigos elaborados na linguagem APDL (Ansys 

Parametric Design Language). Inicialmente, são apresentadas a geometria e suas 

simplificações, critérios de condições de contorno, tipologia de elementos finitos utilizados e 

definições de malha. Na sequência, é feita uma descrição do modelo de carregamento adotado 

e a validação do modelo proposto com auxílio de dados experimentais. Por fim, realiza-se uma 

comparação entre as análises estática e dinâmica, com o intuito de verificar a validade do 

modelo estático adotado. 

 

3.1 DESCRIÇÃO DA GEOMETRIA 

 

A ponte rodoferroviária em estudo possui extensão de 2,31 km e é dividida em cinco trechos 

conforme apresentado na Figura 3.1. Os trechos 1, 2 e 4 possuem dez vãos de 55 m, o trecho 5 

possui nove vãos de 55 m e o trecho 3 possui dois vãos de 44 m e um central com arco superior 

atirantado de 77 m para permitir a passagem de navegações de maior porte.  

 

Os trechos podem ser considerados de forma independente devido a presença de juntas na 

estrutura. Assim, visando um menor custo computacional, foi selecionado um dos trechos como 

típico para a modelagem. Desta forma, como os trechos 1 e 5 possuem especificidades devido 

às regiões de apoio dos encontros E.1 e E.2 e o 3 possui soluções estruturais diferentes para 

permitir um vão central maior, foi adotado o trecho 2 para as simulações numéricas. Ressalta-

se que o trecho 4 é equivalente ao 2 de forma espelhada. 
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Figura 3.1 – Elevação geral da ponte sobre o rio Tocantins da Estrada de Ferro Carajás 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

A estrutura metálica de cada trecho é subdividida em diferentes tipos de unidades de 11 m cada, 

com exceção dos extremos em que o comprimento da unidade é de 5,425 m devido à junta de 

15 cm na interseção com o trecho subsequente. A Figura 3.2 apresenta o esquema de unidades 

do trecho modelado. Observa-se que há uma padronização ao longo da viga contínua com a 

repetição das unidades VI, VII e VIII com simetria no meio do vão. A Tabela 3.1 apresenta as 

principais diferenças entre as unidades, sendo 𝑡𝑓𝑖 a espessura da mesa inferior do caixão, 𝑡𝑓𝑠 a 

espessura da mesa superior, 𝑡𝑤 a espessura da alma, 𝑡𝑒𝑓𝑙𝑖_𝑇 a espessura das chapas do 

enrijecedor longitudinal da mesa inferior e 𝑡𝑒𝑓𝑙𝑠_𝑇 a espessura das chapas do enrijecedor 

longitudinal da mesa superior quando esta possui 3,8 m de largura. 

 

Na região entre os pilares P10 e P11 e, por simetria, P19 e P20, são utilizadas diferentes 

unidades (X, II, III, IV, V) constituídas por chapas com maiores espessuras, aumentando o 

momento de inércia da seção caixão. Ressalta-se que nestes vãos citados, há uma deformação 

maior da estrutura, já que constituem extremos do trecho, não havendo continuidade da viga 

em um dos lados e, por isso, a seção transversal possui características diferentes. Também se 

observa que no pilar P15 há uma unidade diferente, XI, que possui semelhanças com a unidade 
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VIII, com pequenas adaptações nos enrijecedores transversais para permitir o apoio do tipo fixo 

neste ponto.  

 

Figura 3.2 – Distribuição das unidades no trecho 2 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

Tabela 3.1 – Diferenças entre as unidades do trecho 2 

Unidade Parte tfi (mm) tfs (mm) tw (mm) tefli_T (mm) tefls_T (mm) 

Unid. X Apoio P10/P20 12,5 25,0 12,5 9,5 - 

Unid. II 
Parte 1 (6,1 m)* 12,5 25,0 12,5 9,5 - 

Parte 2 (4,9 m) 16,0 31,5 12,5 12,5 - 

Unid. III - 16,0 31,5 12,5 12,5 - 

Unid. IV 
Parte 1 (6,1 m) 12,5 25,0 12,5 9,5 - 

Parte 2 (4,9 m)* 19,0 37,5** 16,0 12,5 16,0 

Unid. V Apoio P11/P19 19,0 37,5** 16,0 12,5 16,0 

Unid. VI - 12,5 25,0 12,5 9,5 - 

Unid. VII 
Parte 1 (6,1 m) 12,5 25,0 12,5 9,5 - 

Parte 2 (4,9 m)* 12,5 25,0** 16,0 12,5 12,5 

Unid. VIII Demais apoios 12,5 25,0** 16,0 12,5 12,5 

Unid. XI Apoio P15 12,5 25,0** 16,0 12,5 12,5 

* Parte mais próxima do pilar adjacente 

** Mesa superior do caixão da longarina com 3,8 m de largura 

Fonte: Elaborada pela Autora (2025). 

 

Com a composição das unidades, é formada a viga contínua de 550 m que constitui o trecho 2. 

O caixão é enrijecido na longitudinal na mesa inferior e nas almas em todo o comprimento do 

trecho.  Além disso, conforme apresentado na Figura 3.3, na região do apoio que se estende 

10,4 m para ambos os lados do pilar, a mesa superior possui 3,8 m de largura, de forma que a 

seção caixão é completamente fechada e enrijecida longitunalmente.   
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Figura 3.3 – Esquema das mesas superiores da seção caixão ao longo do vão 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

Ao longo da viga, é possível identificar três tipos de seções transversais enrijecidas. O primeiro 

tipo, apresentado na Figura 3.4, é a seção do apoio, composta por um diafragma fechado 

enrijecido com chapas horizontais e verticais, com uma pequena abertura central de 50 cm x 

150 cm. Essa seção repete-se sobre todos os apoios. A Figura 3.5 apresenta o segundo tipo que 

possui chapas transversais de 600 mm na mesa inferior e superior do caixão e de 400 mm na 

alma. No vão entre dois pilares, com comprimento de 55 m, essa seção se repete nas posições: 

0,60 m; 1,8 m; 3,65 m; 7,35 m; 14,65 m; 18,35 m; 25,65 m; 29,35 m; 36,65 m; 40,35 m; 

47,65 m; 51,35 m; 53,20 m e 54,40 m. O terceiro tipo é similar ao segundo, conforme a Figura 

3.6, porém as chapas que enrijecem as mesas superiores possuem espessuras maiores, além 

disso, há um contraventamento em “X” e consoles para instalação das mãos-francesas que 

apoiam o trecho rodoviário da ponte. Essa seção repete-se a cada 11 m no vão, ou seja, nas 

posições: 11 m; 22 m; 33 m e 44 m. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



58 
 

Figura 3.4 – Seção transversal enrijecida tipo 1 – sobre o apoio 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

Figura 3.5 – Seção transversal enrijecida tipo 2 – típica 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 
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Figura 3.6 – Seção transversal enrijecida tipo 3 – apoio para rodovia 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

3.2 ELEMENTOS UTILIZADOS E CONDIÇÕES DE CONTORNO 

 

A análise da estrutura será feita em regime linear elástico. Assim, foram definidos apenas o 

módulo de elasticidade longitudinal e o coeficiente de Poisson. Para o aço os valores adotados 

são iguais a 200 GPa para o módulo de elasticidade e 0,3 para o coeficiente de Poisson. Para o 

concreto, os valores adotados são iguais a 24 GPa, definido como o módulo de elasticidade 

secante para concreto C25 e 0,2 para o coeficiente de Poisson. 

 

𝐸𝑐𝑖 = 5600𝑓𝑐𝑘
1/2
= 5600 ∙ 251/2 ∴ 𝐸𝑐𝑖 = 28 𝐺𝑃𝑎 (3.1) 

 

𝐸𝑐𝑠 = 0,85𝐸𝑐𝑖 = 0,85 ∙ 28 ∴ 𝐸𝑐𝑠 = 24 𝐺𝑃𝑎 (3.2) 

 

Sendo: 𝑓𝑐𝑘 =  25 𝑀𝑃𝑎, resistência característica à compressão do concreto; 

𝐸𝑐𝑖 = módulo de elasticidade tangente inicial do concreto; 

𝐸𝑐𝑠 = módulo de elasticidade secante do concreto. 

  

Para a modelagem foram utilizados elementos do tipo casca e barra. Devido à complexidade da 

geometria e sendo o objetivo do estudo a região com protensão do tabuleiro, a modelagem em 

elementos de casca e, portanto, com representação mais fiel da estrutura, foi restrita a apenas 
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um vão e meio simulando o trecho compreendido entre o meio do vão entre os pilares P10 e 

P11 e o pilar P12 (ver Figura 3.2). O elemento de casca, ou seja, com 4 nós e 6 graus de 

liberdade por nó (translação e rotação em x, y e z), escolhido para representação deste trecho 

foi o SHELL181 (ver item 2.1.4.1). Com exceção do contraventamento em “X” da seção 

transversal tipo 3 apresentada na Figura 3.6 e dos enrijecedores longitudinais da alma e da mesa 

superior, todos os demais elementos da seção transversal foram modelados utilizando esse tipo 

de elemento finito com atribuição da respectiva espessura da chapa. Estes componentes 

secundários da seção foram modelados utilizando elementos de barra do tipo BEAM188 com 

2 nós e 6 graus de liberdade cada.  

 

Os conectores de cisalhamento não foram modelados, de forma que, para simular o 

comportamento misto da viga, os nós do centro das mesas superiores do caixão metálico foram 

acoplados aos respectivos nós da laje, ou seja, possuem os mesmos deslocamentos e rotações. 

Além disso, por simplificação a laje foi simulada como retangular, sem as variações de 

espessura apresentadas na Figura 3.7, a partir da equivalência do momento de inércia (Eq. 3.3). 

 

Figura 3.7 – Seção transversal da laje no trecho ferroviário 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

𝐼𝑐 =
𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒

3

12
∴ 4047770,51 =

600ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒
3

12
∴ ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒 = 43,26 𝑐𝑚 (3.3) 

 

Sendo: 𝐼𝑐 = 4047770,51 𝑐𝑚4, momento de inércia da seção transversal da laje; 

𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒 = 600 𝑐𝑚, largura da laje; 

ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒 = altura da laje para seção retangular equivalente. 

 

Para os demais vãos, foram modeladas seções equivalentes em aço utilizando as respectivas 

espessuras de cada unidade (Tabela 3.1) em elementos de barra do tipo BEAM188 posicionados 

no centro de massa da seção transversal (Eq. 3.4).  
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𝑦𝑐𝑚 =
𝑦𝑐𝑔𝑙𝑎𝑗𝑒𝑚𝑙𝑎𝑗𝑒 + 𝑦𝑐𝑔𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙𝑚𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙

𝑚𝑙𝑎𝑗𝑒 +𝑚𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙
=
4,59 ∙ 6,12 + 1,87 ∙ 1,73

6,12 + 1,73
∴ 𝑦𝑐𝑚 = 3,99 𝑚 (3.4) 

 

Sendo: 𝑦𝑐𝑔𝑙𝑎𝑗𝑒 = 4,5894 𝑚, centro de gravidade da seção transversal da laje; 

𝑚𝑙𝑎𝑗𝑒 = 2,446 ∙ 2,5 = 6,115 𝑡/𝑚, massa da laje; 

𝑦𝑐𝑔𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 = 1,8652 𝑚, centro de gravidade da seção transversal da longarina; 

𝑚𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑙 = 0,2197 ∙ 7,85 = 1,725 𝑡/𝑚, massa da longarina; 

𝑦𝑐𝑚 = centro de massa da seção transversal. 

 

Nesses vãos em barra, a laje em concreto da seção transversal foi convertida em aço equivalente 

a partir da relação entre os módulos de elasticidade (Eq. 3.5). Para conservar o máximo possível 

o momento de inércia da seção, manteve-se à altura original de 43,26 cm e obteve-se uma 

largura homogeneizada de 72 cm (𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔). Todavia, para o uso do elemento do tipo barra, é 

necessário que haja conectividade de todos os componentes da seção transversal, o que não 

seria possível com a largura obtida, já que, com exceção da região dos apoios, as mesas 

superiores são espaçadas em 3 m (Figura 3.3). Assim, a partir do novo momento de inércia da 

laje homogeneizada em aço, foi obtida uma altura equivalente (ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔_𝑒𝑞) para uma largura 

fictícia da laje de 3,8 m, de modo que sempre haja conexão entre a mesa superior e a laje 

independente da unidade representada (Eq. 3.6). Assim, a laje equivalente homogeneizada na 

seção transversal em aço nos oito vãos e meio modelados em elementos de barra possui 

dimensões iguais a 380 cm x 24,85 cm. 

 

𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔 =
𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒𝐸𝑐𝑠

𝐸𝑎
=
600 ∙ 24

200
∴ 𝑏𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔 = 72 𝑐𝑚 (3.5) 

 

72 ∙ 43,263

12
=
380 ∙ ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔_𝑒𝑞

3

12
∴ ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒_ℎ𝑚𝑔_𝑒𝑞 = 24,85 𝑐𝑚 (3.6) 

 

A conexão do trecho em casca com o vão em barra foi feita utilizando elementos de barra 

rígidos, MPC184. Todos os nós das seções transversais extremas em casca foram conectados 

ao nó localizado no centro de massa da respectiva seção onde também é o nó inicial do elemento 

de barra do vão subsequente, como pode-se observar na Figura 3.8. Ao realizar essa conexão, 

a seção permanece plana após a deformação e todos os nós irão possuir os deslocamentos e 
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rotações iguais ao nó do centroide. Também foram utilizados elementos rígidos para conectar 

os nós da mesa inferior localizados no apoio P11 ao nó central da mesa para aplicação das 

condições de contorno. 

 

Figura 3.8 – Vista do modelo 

 

Fonte: Elaborada pela Autora (2025). 

 

O modelo estrutural utilizado no trecho modelado da ponte é o de viga contínua com aparelhos 

de apoio móveis e um ponto fixo no pilar central. Assim, na posição dos pilares P10 a P20 

foram restringidos os deslocamentos laterais, sendo no pilar P15 também restringido o 

deslocamento longitudinal. A Figura 3.9 mostra uma vista geral do modelo com a aplicação 

destas condições de contorno.  

 

Figura 3.9 – Vista geral do modelo – restrições aplicadas nos apoios 

 

Fonte: Elaborada pela Autora (2025). 

 

3.3 ESTUDO DE CONVERGÊNCIA NUMÉRICA 

 

O modelo discreto de elementos finitos precisa equilibrar acurácia da solução e o custo 

computacional. Para isso, a malha deve passar por métodos de refinamento para que a 

convergência para a solução matemática exata seja satisfatória, conforme descrito no item 

2.1.4.2 deste trabalho. Para o refinamento foi utilizado o método “h”, que consiste em reduzir 
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as dimensões dos elementos, aumentando o número de elementos e graus de liberdade, 

melhorando a convergência da solução. 

 

Para realizar o refinamento da malha, foi aplicada uma carga distribuída de 10 tf/m, dividida 

por igualmente por todos os nós, nos elementos de casca que representam a laje e nos elementos 

de barra dos demais vãos da ponte. Como critério de convergência, foi avaliado o deslocamento 

no nó central da laje entre os pilares P11 e P12, ou seja, no trecho modelado em casca. 

Considerando a ordem de grandeza da estrutura representada – são 550 metros, sendo 82,5 m 

modelados em elementos de casca – foram avaliados cinco tamanhos diferentes de malha: 

100 cm, 75 cm, 50 cm, 25 cm e 12,5 cm. Devido à geometria, alguns elementos terão tamanhos 

inferiores, sendo então estes valores a dimensão máxima possível para cada elemento de barra 

e para cada lado do elemento de casca triangular ou quadrático. As análises foram realizadas 

em um computador equipado com processador Intel Core i5-9300H (2,4 GHz), com alocação 

de 4 núcleos de CPU e memória RAM da ordem de 4 GB para realização das simulações 

numéricas. A Tabela 3.2 abaixo apresenta os valores de deslocamento obtido e tempo decorrido 

em cada análise.  

 

Tabela 3.2 – Refinamento da malha 

Malha (cm) 
Deslocamento 

(mm) 

Tempo de 

processamento 

(min) 

Observação 

100 0,0784 3:55 
Alguns elementos com falha 

de conectividade nodal 

75 0,0817 5:50 
Alguns elementos com falha 

de conectividade nodal 

50 0,0809 7:40 - 

25 0,0820 9:40 - 

12,5 0,0825 15:30 - 

Fonte: Elaborada pela Autora (2025). 

 

Observa-se que as malhas menos refinadas apresentaram problemas associados à discretização 

geométrica, manifestados por falhas de conectividade nodal em regiões de transição. Tais falhas 

estão relacionadas ao uso de elementos de grandes dimensões em áreas onde ocorrem mudanças 

bruscas de geometria, como na transição entre os enrijecedores transversais do caixão e as 

regiões de maior dimensão, como a alma e a mesa inferior. Nessas condições, a malha grosseira 

não é capaz de representar adequadamente as interfaces entre regiões adjacentes, podendo 
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resultar na perda da conectividade dos nós e na transmissão incorreta dos esforços internos. 

Desta forma, as malhas de 100 cm e 75 cm foram descartadas. 

 

A malha de 50 cm apresentou uma resposta com 2% de desvio em relação a malha mais refinada 

e com metade do tempo de processamento. Por outro lado, a malha de 25 cm apresentou uma 

resposta com desvio de apenas 0,6% e com 40% a menos de tempo de processamento em 

relação a malha de 12,5 cm. Assim, optou-se pelos elementos com dimensões de 25 cm para a 

modelagem, pois apresentam uma boa convergência dos resultados aliada a um menor custo 

computacional.  

 

3.4 CARREGAMENTOS  

 

Nesta seção serão descritos os carregamentos aplicados na estrutura modelada em análise. 

Primeiramente, são aplicados os carregamentos permanentes. Separadamente, é avaliado o 

efeito da carga móvel utilizado em projeto. Também é simulado o efeito da carga móvel do 

trecho rodoviário de forma simplificada. Considerando que ao final desse trabalho será 

analisada da fissuração do tabuleiro causada por tensões axiais decorrentes das cargas verticais, 

os carregamentos horizontais, como os provenientes de frenagem, aceleração dos veículos e 

ação do vento, não foram considerados. 

 

3.4.1 Ações permanentes 

 

As cargas permanentes são fixas ou praticamente invariáveis ao longo da viga útil da estrutura. 

Para a ponte em estudo, são consideradas como ações permanentes o peso próprio do caixão 

metálico e do tabuleiro de concreto, o peso próprio das duas pistas rodoviárias, carga dos trilhos, 

lastro e passeios. De acordo com a memória de cálculo de referência (MASON, 1985) a carga 

vertical adotada é igual a: 

 

• Caixão metálico: 2,9 tf/m 

• Tabuleiro em concreto armado: 5,91 tf/m 

• Lastro: 4,2 tf/m 

• Trilhos: 0,20 tf/m 

• Passeios: 0,70 tf/m 
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• Tabuleiro em concreto armado de uma pista rodoviária: 3,15 tf/m 

• Estrutura metálica de uma pista rodoviária: 0,62 tf/m 

 

Para a análise da fissuração do tabuleiro, o peso próprio do caixão metálico e do tabuleiro em 

concreto da parte ferroviária da ponte foi desprezado, visto que a protensão é realizada quando 

essas cargas já estão atuando na estrutura. As pistas rodoviárias foram executadas após a 

construção do trecho ferroviário e a protensão do tabuleiro, assim, o peso próprio das pistas foi 

utilizado na análise da fissuração.  

 

A carga permanente referente à soma do peso dos trilhos, lastro e passeios, igual a 5,1 tf/m, foi 

aplicada de forma distribuída nos nós do tabuleiro modelado em casca e nos nós dos vãos 

modelados em elementos de barra.  

 

Para o peso próprio das duas pistas rodoviárias, igual a 7,6 tf/m, a carga foi aplicada também 

de forma integral nos nós do trecho em barra dividida pela quantidade de nós. Para o trecho em 

casca, adotou-se as posições onde as mãos francesas que sustentam as pistas rodoviárias 

apoiam-se no caixão principal para aplicação da carga. Esses elementos estão localizados a cada 

11 m ao longo da longarina. Ressalta-se que o momento torçor provocado pela excentricidade 

das pistas em relação ao trecho rodoviário não foi aplicado, tendo em vista que devido a simetria 

das pistas, esse efeito é anulado. 

 

3.4.2 Carga móvel ferroviária 

 

A passagem do trem sobre a ponte é considerada como uma ação variável de intensidade 

normal, ou seja, assume valor significativo durante uma fração considerável da vida útil da 

estrutura, podendo ser nula em alguns intervalos. É uma carga móvel cuja carga é definida por 

eixo do veículo considerado no dimensionamento, podendo contar com uma carga distribuída 

adicional, denominada carga de multidão. 

 

Na época da concepção da ponte, não havia normatização adequada para pontes metálicas no 

Brasil. Desta forma, o dimensionamento da estrutura foi feito a partir da norma alemã vigente 

na época. Adicionalmente, para o carregamento, foram utilizadas as recomendações da norma 

americana. Assim foi adotado o trem-tipo Cooper E-80 (Figura 3.10), proposto pela American 

Railway Engineering and Maintenance-of-Way Association, AREMA (2019).  
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Figura 3.10 – Trem-tipo Cooper E-80 em tf/eixo 

 

Fonte: Adaptado de AREMA (2019). 

 

Apesar do dimensionamento ter sido feito com o trem-tipo Cooper E-80, o veículo em 

circulação é constituído por quatro locomotivas DASH9 de 6 eixos com 330 vagões GDT de 4 

eixos. A carga máxima operacional por eixo destes vagões é igual a 32,5 tf, sendo a carga média 

aproximadamente igual a 27 tf, enquanto que, a carga operacional da locomotiva é igual a 30 tf 

por eixo. O comprimento total do trem é igual a 3,3 km. A Figura 3.11 apresenta o trem-tipo 

em circulação. 

 

Figura 3.11 – Trem-tipo operacional em tf/eixo, distâncias em cm 

 

Fonte: Elaborada pela autora (2025). 

 

Além da carga por eixo do trem-tipo do veículo, deve ser aplicado um coeficiente de impacto 

vertical para amplificar a ação da carga estática e simular o efeito dinâmico da carga em 

movimento. Este coeficiente pode ser calculado utilizando a fórmula fornecida pela 

AREMA (2019) que pra vãos maiores que 24,38 m é dada por: 

 

𝐶𝐼𝑉 = 1 +
[0,9𝑓 (16 +

600
𝐿𝑝 − 30

)]

100
⁄ ∴ 𝐶𝐼𝑉 = 1,15  

(3.7) 
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𝑓 = 1 −
0,8

2500
(60 − 𝑆)2 ≥ 0,2 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑣 ≤ 347 𝑘𝑚/ℎ ∴ 𝑓 = 0,835  (3.8) 

 

Sendo: 𝐶𝐼𝑉 = coeficiente de impacto vertical; 

 𝑓 = fator de redução da carga dinâmica devido à velocidade; 

𝑆 = 37,28 𝑚𝑝ℎ, velocidade do trem (60 km/h) em mph; 

𝐿𝑝 = 180,44 𝑓𝑡, comprimento do vão da ponte (55 m) em ft. 

 

De acordo com Bettazzi (2013), os trens de carga brasileiros circulam com velocidade que 

variam na faixa de 36 a 80 km/h. Para o caso em estudo, a velocidade máxima de circulação na 

via é igual a 60 km/h. Utilizando este valor, o coeficiente de impacto obtido de acordo com a 

equação 3.7 é igual a 1,15. Esse coeficiente é aplicado sobre a carga estática. Ainda deve-se ser 

analisada a necessidade de realizar uma análise dinâmica. Para isso, pode-se utilizar o 

fluxograma do item 6.4.4 da norma europeia EN 1991-2:2003, apresentado na Figura 3.12 

abaixo. 

 

Observa-se que, para velocidades menores que 200 km/h em estruturas contínuas, a análise 

dinâmica não é necessária, apenas o uso do CIV é suficiente. Isso ocorre, pois, a estrutura possui 

uma rigidez maior, além de não estar submetida ao impacto de um veículo em alta velocidade, 

assim, os efeitos dinâmicos são pequenos e desprezados. Ainda assim, o item 3.6 deste trabalho 

apresenta a comparação entre os resultados da análise dinâmica e estática, validando essa 

premissa proposta pela norma europeia.  
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Figura 3.12 – Fluxograma para determinar a necessidade de realizar uma análise dinâmica 

 

Fonte: Adaptado de EN 1991-2:2003. 

 

3.4.3 Carga equivalente do trecho rodoviário 

 

Para o trecho rodoviário, o trem-tipo utilizado no dimensionamento original foi o veículo classe 

III da NB6 vigente à época. Atualmente, os valores de carga móvel rodoviária para OAEs estão 

descritos na ABNT NBR7188:2013. A carga padrão TB-450 é definida por um veículo de 

450 kN com três eixos afastados de 1,5 m e rodas afastadas de 2 m, com área de ocupação de 

18 m² circundada por uma carga de multidão de 5 kN/m².  
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O carregamento foi aplicado ao modelo de forma simplificada, considerando apenas a carga de 

multidão de 5 kN/m², conforme especificado na referida norma. Não foi considerada a ação da 

carga móvel correspondente à passagem do trem-tipo do veículo padrão TB-450, uma vez que 

as pistas rodoviárias não foram modeladas e o foco deste trabalho concentra-se exclusivamente 

no trecho ferroviário. As pistas tem 6 m de largura, assim, a carga de 3 tf/m foi aplicada de cada 

lado também de forma integral nos nós dos trechos em barra dividida pela quantidade de nós. 

Para o trecho em casca, adotou-se as posições onde as mãos francesas que sustentam as pistas 

rodoviárias apoiam-se no caixão principal para aplicação da carga. 

 

A norma também indica coeficientes de majoração da carga. É indicado um coeficiente de 

impacto vertical, igual a 1,35 para estruturas com vão menor que 10 m e pela expressão 3.9  

abaixo para vãos até 200 m. Também há o coeficiente ajuste do número de faixas do tabuleiro, 

CNF, dado pela expressão 3.10. Este coeficiente não se aplica ao dimensionamento de 

elementos estruturais transversais ao sentido do tráfego, como a laje e as transversinas. Assim, 

o CNF não foi aplicado na verificação da fissuração da laje. Além desses coeficientes, na região 

das juntas, ou seja, elementos distantes em até 5 m para cada lado das juntas, deve ser 

considerado o coeficiente de impacto adicional, CIA, igual a 1,25 para estruturas mistas e 1,15 

para estruturas de aço. Este coeficiente também não foi aplicado na verificação da laje, pois o 

modelo numérico foi elaborado para análise do pilar P11 que não possui juntas, conforme 

apresentado na Figura 3.13. 

 

𝐶𝐼𝑉 = 1 + 1,06 (
20

𝐿𝑖𝑣 + 50
) 𝑝/ 𝑣ã𝑜 𝑒𝑛𝑡𝑟𝑒 10 𝑚 𝑒 200 𝑚 ∴ 𝐶𝐼𝑉 = 1,20 (3.9) 

Sendo: 𝐶𝐼𝑉 = coeficiente de impacto vertical; 

 𝐿𝑖𝑣 = 55 𝑚, média aritmética dos vãos nos casos de vãos contínuos. 

 

𝐶𝑁𝐹 = 1 − 0,05(𝑛 − 2) > 0,9 ∴ 𝐶𝑁𝐹 = 1,05  (3.10) 

Sendo: 𝐶𝑁𝐹 = coeficiente ajuste do número de faixas do tabuleiro; 

𝑛 = 1, número de faixas de tráfego rodoviário, acostamentos e faixas de segurança não 

considerados. 

 

 

 

 



70 
 

Figura 3.13 – Locação das juntas no trecho 2 da ponte 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

3.5 VALIDAÇÃO DO MODELO 

 

Para a validação e calibração do modelo numérico foram utilizados dados de uma campanha 

experimental da estrutura sob análise. Contudo, devido às proporções da ponte sobre o rio, há 

dificuldades na realização de ensaios para obtenção desses dados, sendo os valores obtidos 

limitados. A estrutura é extensa, com mais de 2 km de comprimento, e suas pistas laterais estão 

integradas à rodovia estadual PA-150. Ressalta-se que na execução de ensaios seria desejável 

o controle das variáveis do problema, no qual seja possível conhecer o carregamento controlado 

no momento das medições experimentais. Desta forma, as condições da ponte tornam esse 

procedimento mais complexo. 

 

Ainda assim, foram utilizados dados de uma campanha experimental limitada realizada em 

2011 sobre o pilar P11, ou seja, na região de estudo da fissuração da laje neste trabalho. Foram 

utilizados extensômetros (strain gage) simples localizados na alma dos enrijecedores 

longitudinais da mesa inferior do caixão, para medir a deformação longitudinal nestes 

elementos. Para evitar efeitos de concentração de tensões, foi considerado que os extensômetros 

estavam localizados a uma distância de 20 cm do primeiro enrijecedor após o apoio e a 20 cm 

acima da mesa inferior do caixão. A Figura 3.14 abaixo ilustra essa posição considerada e os 3 

pontos de medição sobre o pilar P11. 
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Figura 3.14 – Posição dos extensômetros sobre o pilar P11 

 

Fonte: Acervo pessoal (2024). 

 

A medição foi realizada com a passagem de trem carregado a 9 km/h. A configuração durante 

o ensaio era composta por duas locomotivas DASH9, uma SD70 e 322 vagões GDTs. A 

medição começa zerada, ou seja, não são consideradas as tensões decorrentes do carregamento 

permanente. Adicionalmente, considerou-se que a passagem de veículos nas pistas laterais não 

afetou de forma significativa a medição, sendo então o carregamento proveniente apenas da 

passagem do comboio. A Figura 3.15 apresenta os resultados de extensometria, observa-se que 

há um patamar na medição que ocorre durante a passagem dos vagões GDTs. Também se 

observa que há picos nos valores quando há a entrada das locomotivas na estrutura. 

 

Conforme mencionado no item 3.4.2, a carga média por eixos dos vagões GDTs com 4 eixos é 

igual a 27 tf e cada um possui 7,19 m de comprimento. Assim, essa carga é equivalente a uma 

força distribuída igual a 15 tf/m. Devido à baixa velocidade do trem e à grande quantidade de 

vagões, na maior parte do tempo do ensaio, a ponte estava totalmente ocupada por veículos do 

tipo GDT. Isso também é indicado pela presença de um patamar nos resultados dos 

extensômetros (Figura 3.15). Assim, simplificadamente, para validação do modelo, foi 

realizada uma análise estática da estrutura, aplicando 15 tf/m em toda a ponte, sendo que para 

o trecho em casca, essa carga foi dividida em dois e aplicada na posição dos trilhos, distantes 

em 1,6 m.  

 

 

 

 



72 
 

Figura 3.15 – Resultados de extensometria 

 

Fonte: Acervo pessoal (2024). 

 

Figura 3.16 – Deformação na região do apoio P11 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 
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A Figura 3.16 apresenta o resultado dessa análise, com os valores de deformação nos 

enrijecedores longitudinais da mesa inferior comparado aos valores obtidos através dos 

extensômetros. Observa-se que há uma grande oscilação dos resultados ao longo do 

comprimento da viga, assim, uma variação da posição indicada dos extensômetros pode 

dificultar a leitura e comparação dos resultados, demonstrando a sensibilidade dos ensaios 

experimentais. Ainda assim, as diferenças entre os resultados não são grandes.  

 

A Tabela 3.3, apresenta uma avaliação resumida com os respectivos desvios. Os extensômetros 

E1P11 e E6P11 estão posicionados de forma simétrica na seção transversal do caixão (Figura 

3.14), de forma que os valores de deformação obtidos no modelo numérico são próximos, 

diferentemente dos resultados da medição experimental, cujos valores apresentam um desvio 

de 20% entre eles. Essa variação dos resultados experimentais pode ter ocorrido devido à alta 

variabilidade do carregamento dos vagões, ações decorrentes de veículos no instante das 

medições e efeitos locais no enrijecedor. Ainda assim, observa-se que o desvio máximo 

absoluto foi igual a 11,7% comparado ao valor obtido na medição experimental, indicando uma 

boa concordância do modelo numérico proposto. 

 

Tabela 3.3 – Comparação entre os valores numéricos de deformação e experimentais 

Posição/Extensômetro Modelo numérico 

(μm/μm) 

Medição experimental 

(μm/μm) 

Desvio 

E1P11 -212 -240 -11,7% 

E3P11 -162 -150 -8% 

E6P11 -209 -200 4,5% 

Fonte: Elaborada pela Autora (2025). 

 

3.6 COMPARAÇÃO ENTRE ANÁLISE ESTÁTICA E ANÁLISE DINÂMICA 

 

Conforme mencionado no item 3.4.2, de acordo com o Eurocódigo a estrutura em estudo não 

necessita de ser avaliada por meio de uma análise dinâmica. Ainda assim, foi realizada uma 

avaliação comparativa entre um modelo de carga unitária estática com posterior superposição 

de efeitos, um modelo estático com o trem-tipo aplicado diretamente à estrutura, um modelo 

dinâmico pelo método de Newmark e um modelo dinâmico pelo método da superposição 

modal, de forma a validar a premissa de utilizar apenas a análise estática. O deslocamento 

vertical no nó central da laje, localizado no meio do segundo vão (entre P11 e P12), foi utilizado 

para realizar a comparação entre os métodos.  
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A Figura 3.17 apresenta o comportamento desse deslocamento à medida que uma carga unitária 

percorre todo o comprimento da longarina. Observa-se um deslocamento máximo positivo 

quando a carga se encontra no meio do primeiro vão e um deslocamento máximo negativo 

quando a carga incide sobre o ponto de medição. Ao ser aplicada no centro do vão seguinte, a 

carga gera um novo deslocamento positivo, porém de menor intensidade, e, no vão subsequente, 

uma flecha negativa também reduzida. Esse comportamento, característico de vigas contínuas, 

repete-se ao longo de todo o trajeto da carga, com os deslocamentos tornando-se 

progressivamente menores conforme aumenta a distância em relação ao ponto de medição 

(meio do segundo vão).  

 

Figura 3.17 – Flecha no meio do segundo vão devido à carga móvel unitária na longarina 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Ao adicionar mais cargas com valores iguais ou próximos, como é o caso da locomotiva 

operacional com extensão de 3,3 km, o comportamento descrito se repete. No entanto, há um 

patamar atingido à medida que a frente do trem adentra o segundo vão e percorre a longarina 

até que o final da locomotiva ultrapasse o primeiro vão, ou seja, entre o ponto de maior flecha 

positiva e o de maior flecha negativa. A partir deste momento, o comportamento é similar ao 

da carga unitária, com oscilações positivas e negativas até que a carga deixe de influenciar o 

deslocamento no segundo vão e tenha percorrido toda a estrutura.  

 

A Figura 3.18 apresenta a variação do deslocamento neste segundo vão à medida que os vagões 

GDTs e as locomotivas DASH9 são adicionados ao trem-tipo. Os resultados foram obtidos por 

meio da superposição de efeitos, utilizando os resultados gerados pela passagem de uma carga 

unitária, a partir do modelo numérico desenvolvido no software ANSYS v.19.2 (Ansys Inc., 

2019). Observa-se que a inclusão de mais vagões GDTs apenas amplia o comprimento do 



75 
 

patamar de deslocamento atingido no gráfico. Com a entrada de uma nova locomotiva DASH9 

na estrutura, verifica-se um pequeno pico de deslocamento, em razão da diferença da carga de 

2,5 tf e da quantidade de eixos (Figura 3.11). Ainda assim, esse valor de pico é inferior aos 

deslocamentos máximos, permitindo considerar que a entrada de locomotivas mantém o 

comportamento padrão. Assim sendo, para viabilizar a comparação entre os métodos de análise 

estrutural, adotou-se um trem-tipo reduzido, composto por duas locomotivas DASH9 e 25 

vagões GDTs, configuração na qual já se observa a formação do patamar de deslocamento. Essa 

escolha permite reduzir o custo computacional sem comprometer a avaliação comparativa entre 

os métodos. 

 

Figura 3.18 – Flecha no meio do segundo vão devido à carga móvel unitária na longarina 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Para a análise dinâmica, foi definido um valor de massa adicionada igual a 5,1 tf/m, referente à 

soma do peso dos trilhos, lastro e passeios, aplicada nos elementos equivalentes à laje no 

modelo numérico. Foi feita a análise considerando a velocidade máxima de circulação na via 

igual a 60 km/h. O amortecimento foi definido como 0,5%, seguindo a recomendação do EN 

1991-2:2003 para pontes mistas de aço e concreto. As frequências utilizadas para o cálculo do 

amortecimento de Rayleigh, conforme descrito no item 2.1.5, foram obtidas a partir de uma 

análise modal que também foi armazenada para a análise dinâmica por superposição modal. 

Foram analisados os 200 primeiros modos de vibração da estrutura. A Figura 3.19 ilustra os 

dois primeiros modos relacionados à deformação vertical, nos quais foram extraídas as 

frequências iguais a 2,49 Hz e 2,58 Hz, respectivamente. Os modos anteriores são referentes a 

deslocamentos locais ou a efeitos de torção do tabuleiro.  



76 
 

Ressalta-se que a presente análise dinâmica possui caráter simplificado e foi desenvolvida com 

o objetivo principal de comparar os resultados obtidos nas análises estática e dinâmica, de modo 

a verificar a validade da premissa estabelecida no Eurocódigo quanto à possibilidade de adoção 

da análise estática na condição da estrutura em estudo (ver Figura 3.12). Uma investigação 

dinâmica mais aprofundada exigiria a consideração de diferentes velocidades de circulação, 

bem como a avaliação explícita de possíveis condições de ressonância, além da análise do 

comportamento estrutural em faixas de frequência mais elevadas, nas quais os efeitos do 

amortecimento tendem a ser mais significativos. 

 

Figura 3.19 – Análise modal - modos de vibração 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

A Figura 3.20 a seguir apresenta a comparação entre os resultados de cada análise. Conforme 

esperado, não há diferença entre a análise estática e o modelo com superposição de efeitos. 

Quanto às análises dinâmicas, nota-se a presença de pequenas oscilações no deslocamento, 

características desse tipo de análise, devido à natureza da solução das equações diferenciais de 

segunda ordem que governam o movimento.  

 

Identifica-se um pequeno desvio entre os resultados obtidos pelos métodos de análise dinâmica. 

Isso pode ser justificado pelo o número de modos adotados na superposição modal que pode 

influenciar a convergência da resposta dinâmica. Outro ponto a ser ressaltado é que, de acordo 

com Chopra (2012), alguns métodos numéricos, como o método de Newmark, podem ter 

decaimento da amplitude e alongamento ou encurtamento do período de resposta. Ainda assim, 

constata-se que a diferença entre as respostas não é significativa. Adicionalmente, a 

superposição modal apresenta uma vantagem expressiva em termos de desempenho 

computacional, com redução de até 60% no tempo de processamento, comprovando que o 

método é mais recomendado para modelos discretos com grande número de graus de liberdade. 
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Figura 3.20 – Comparação entre as análises estática e dinâmica 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Mesmo com as pequenas oscilações nos valores de flecha obtidas na análise dinâmica, pode-se 

assumir que não são significativas e não comprometem os resultados. Portanto, para realizar a 

avaliação da fissuração na laje, será utilizado o modelo estático de carga unitária com 

superposição de efeitos, considerando a locomotiva operacional completa. 
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4 RESULTADOS E DISCUSSÃO 

 

Nesta seção, apresentam-se os resultados da modelagem numérica. São apresentados os valores 

de tensão na laje sobre o apoio para os casos de carregamento apresentados no item 3.4. Na 

sequência é realizada a verificação do Estado Limite de Serviço adequado para o nível de 

protensão exigido para estrutura. Por fim, são realizadas discussões e observações sobre os 

resultados obtidos.  

 

4.1 TENSÕES AXIAIS NA LAJE SOBRE O APOIO 

 

Os valores de tensão axial obtidos diretamente no modelo numérico são referentes a uma laje 

com altura ℎ𝑙𝑎𝑗𝑒 uniforme de 43,26 cm, com concreto íntegro e sem modelagem dos cabos de 

protensão. Assim, para obter o perfil de tensão na seção transversal do apoio P11, foram 

utilizados os valores dos esforços de força normal e momento fletor nos elementos do modelo. 

Em seguida, foram calculados os valores de tensão de acordo com a altura da laje na respectiva 

coordenada do elemento, utilizando a expressão 4.1. Após a obtenção das tensões para cada 

caso de carregamento, foram aplicadas as combinações de serviço pertinentes com a adição da 

tensão de compressão provocada pela protensão teórica calculada. 
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𝑁
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+
𝑀 (
ℎ
2)

𝑏ℎ3

12

 
𝑏=1
⇒   

𝑁

ℎ
+
6𝑀

ℎ²
 (4.1) 

 

Sendo: 𝑁 = força normal no elemento em kN/m; 

𝑀 = momento fletor no elemento em kNm/m; 

ℎ = altura da laje na respectiva coordenada do elemento de acordo com a geometria 

apresentada na Figura 3.7. 

 

A Figura 4.1 apresenta a tensão devido a carga permanente referente a soma do peso dos trilhos, 

lastro e passeios, igual a 5,1 tf/m, e ao peso próprio das duas pistas rodoviárias, igual a 7,6 tf/m. 
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Figura 4.1 – Tensão axial na seção da laje sobre o apoio para carga permanente 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Para a carga móvel ferroviária, conforme o item 3.6, a partir dos valores de esforços obtidos 

para carga unitária, foi aplicado o princípio da superposição de efeitos considerando o trem-

tipo completo composto por quatro locomotivas DASH9 de 6 eixos com 330 vagões GDT de 4 

eixos (Figura 3.11). Desta forma, obtiveram-se os gráficos com a variação de força normal e 

momento fletor na seção transversal sobre o apoio ao longo da passagem do trem-tipo na 

estrutura. Observa-se na Figura 4.2 que o comportamento é similar ao obtido anteriormente 

quando da avaliação do deslocamento do meio do vão para comparação da análise estática e 

dinâmica (item 3.6). Há a presença de um valor de pico bem definido, seguido por um patamar 

devido a constância de vários vagões GDTs com pequenos picos marcando a entrada das 

locomotivas DASH9 intermediárias. 

 

Figura 4.2 – Força normal e momento fletor na seção da laje sobre o apoio para carga móvel ferroviária 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 
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Portanto, para o cálculo e a avaliação da tensão na laje, foram utilizados os valores 

correspondentes ao instante de pico, ocorrido aos 8,5 segundos. A Figura 4.3 a seguir apresenta 

o perfil de tensão na seção transversal, considerando o coeficiente de impacto vertical (CIV) 

obtido anteriormente igual a 1,15. 

 

Figura 4.3 – Tensão axial na seção da laje sobre o apoio para carga móvel ferroviária 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Por fim, a Figura 4.4 apresenta a tensão devido à carga equivalente móvel das pistas rodoviárias, 

igual a 3 tf/m, com a aplicação do CIV obtido no item 3.4.3 igual a 1,20. Ressalta-se que a 

variação entre os valores do CIV referentes a carga ferroviária e rodoviária ocorre devido à 

diferença das formulações normativas adotadas como referência para cada carregamento. 

 

Figura 4.4 – Tensão axial na seção da laje sobre o apoio para carga equivalente móvel rodoviária 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 
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4.2 VERIFICAÇÃO DA FISSURAÇÃO NA LAJE 

 

Conforme apresentado no item 2.1.3.2 para cada nível de protensão há uma exigência 

relacionada à fissuração. A protensão da ponte sobre o rio Tocantins pode ser classificada como 

limitada, de nível 2, utilizadas para casos de pós tração em ambientes com classe de 

agressividade ambiental III (forte). Para esta situação, deve-se verificar o Estado Limite de 

Formação de Fissuras (ELS-F) para combinação frequente de ações e o Estado Limite de 

Descompressão (ELS-D) para combinação quase permanente.  

 

De acordo com a Tabela 2.2, as ações permanentes (𝐹𝑔) não são minoradas e as variáveis são 

multiplicadas por fatores de minoração a depender da combinação de serviço aplicada. A ABNT 

NBR 8681:2003 apresenta os valores desses fatores de minoração. Para cargas móveis de pontes 

rodoviárias (𝐹𝑞,𝑟𝑜𝑑), 𝜓1 é igual a 0,5 e 𝜓2 é igual a 0,3, já para cargas móveis de pontes 

ferroviárias especializadas (𝐹𝑞,𝑓𝑒𝑟), ou seja, com condições operacionais bem definidas com 

veículos e cargas padronizadas, 𝜓1 é definido como 1,0 e 𝜓2 como 0,6. Considerando a 

magnitude das tensões devido à carga ferroviária, quando a combinação exige uma ação 

variável principal, como na combinação frequente, o resultado mais desfavorável, ou seja, mais 

crítico para o dimensionamento, será com a carga ferroviária como ação principal.  

 

A Tabela 4.1 apresenta as combinações de ações em serviço para a ponte. Observa-se que a 

combinação quase permanente apresenta maiores fatores de minoração que a frequente e a rara. 

Essa diferença entre as combinações também é apresentada na Figura 4.5, onde são 

apresentadas as tensões na laje para cada caso, sem consideração da protensão. Nota-se os 

valores altos de tração na laje devido ao carregamento atuante, principalmente nas 

extremidades, onde a espessura da seção transversal é menor, aumentando a tensão na área. 

 

Tabela 4.1 – Combinação de ações em serviço para a estrutura em estudo 

Combinação de ações em serviço 

Quase permanente 𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖𝑘 + ∑𝜓2𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘 = 𝐹𝑔 + 0,6 𝐹𝑞,𝑓𝑒𝑟 + 0,3 𝐹𝑞,𝑟𝑜𝑑                          (4.2) 

Frequente 𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖,𝑘 + 𝜓1𝐹𝑞1𝑘 + ∑𝜓2𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘 = 𝐹𝑔 + 1,0 𝐹𝑞,𝑓𝑒𝑟 + 0,3 𝐹𝑞,𝑟𝑜𝑑         (4.3) 

Rara 𝐹𝑑,𝑠𝑒𝑟 = ∑𝐹𝑔𝑖,𝑘 + 𝐹𝑞1𝑘 + ∑𝜓1𝑗𝐹𝑞𝑖𝑘 = 𝐹𝑔 + 𝐹𝑞,𝑓𝑒𝑟 + 0,5 𝐹𝑞,𝑟𝑜𝑑                   (4.4) 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 
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Figura 4.5 – Tensão axial na laje sobre o apoio por combinação de serviço, sem consideração da protensão 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Como exposto ao longo deste trabalho, a estrutura sob análise foi executada de forma que a 

protensão do tabuleiro sobre os apoios foi realizada antes do comportamento misto da estrutura 

ser atingido. Desta forma, para avaliação da fissuração, as tensões de compressão inseridas na 

estrutura a partir da protensão serão adicionadas às tensões devido ao carregamento aplicado 

utilizando a combinação de serviço adequada.  

 

A Figura 4.6 apresenta a armadura de protensão sobre o apoio P11. São 13 cordoalhas de 

12φ1/2” em aço de relaxação baixa CP190RB com força inicial de protensão de 170 tf por cabo. 

Desta forma, inicialmente, é aplicada uma força de compressão de 2210 tf no tabuleiro sobre o 

apoio. Após as perdas imediatas devido ao atrito entre as armaduras e as bainhas ou o concreto, 

ao deslizamento da armadura junto à ancoragem e à acomodação dos dispositivos de ancoragem 

e ao encurtamento imediato do concreto, a força aplicada torna-se igual a 2024 tf, ou seja, há 

uma perda de 8%. Ao longo dos anos tendendo ao tempo “infinito”, também há as perdas 

progressivas decorrentes da retração e da fluência do concreto e da relaxação do aço de 

protensão, representando uma perda de mais 14% na força de protensão inicial. Assim, a força 

final na armadura ativa após as perdas imediatas e progressivas é igual a 1728 tf, equivalente a 

uma tensão de compressão no concreto igual a 12,7 MPa. O cálculo detalhado das perdas segue 

o apresentado no item 2.1.3.3 e está apresentado nos apêndices deste trabalho. 
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Figura 4.6 – Protensão tipo II no tabuleiro sobre o apoio P11 

 

Fonte: Adaptado de MASON (1985). 

 

O valor da tensão devido a protensão no concreto é, então, adicionado aos valores obtidos de 

tensão devido ao carregamento aplicado. No Estado Limite de Descompressão, a tensão limite 

de tração é nula, ou seja, a seção deve estar submetida apenas à compressão. Já para verificação 

do ELS-F, a tensão limite é a resistência do concreto a tração na flexão (𝑓𝑐𝑡,𝑓). O valor dessa 

resistência pode ser obtido em ensaio ou estimada a partir do valor da resistência média a tração 

do concreto (𝑓𝑐𝑡𝑚). De acordo com o item 17.2.4.4.2 da ABNT NBR 6118:2023, quando a 

tensão de tração máxima no concreto no ELS-F excede 0,7 𝑓𝑐𝑡𝑚, a seção passa a trabalhar no 

Estádio II, ou seja, há formação de fissuras. Portanto, a tensão limite para que haja formação de 

fissuras no concreto pode ser calculada pela seguinte expressão: 

 

𝑓𝑐𝑡,𝑓 = 0,7𝑓𝑐𝑡𝑚 = 0,7 (0,3𝑓𝑐𝑘
2/3
) = 0,7 (0,3 ∙ 252/3) ∴ 𝑓𝑐𝑡,𝑓 = 1,80 𝑀𝑃𝑎 (4.5) 

 

Sendo: 𝑓𝑐𝑡,𝑓 = resistência do concreto à tração na flexão; 

𝑓𝑐𝑡𝑚 = resistência média à tração do concreto; 

𝑓𝑐𝑘 = 25 𝑀𝑃𝑎, resistência característica à compressão do concreto. 

 

A Figura 4.7 apresenta a verificação da fissuração na laje para a combinação de serviço 

aplicável, correspondente à combinação frequente para ELS-F e à combinação quase 

permanente para ELS-D. Verifica-se que, para essas combinações de ações, no ELS-F ocorre a 

formação de fissuras apenas nos extremos da laje, restrita a um trecho de aproximadamente 

50 cm, onde a espessura da laje é a menor da seção transversal, igual a 30 cm. No restante da 

laje sobre o apoio, as tensões de tração permanecem inferiores ao limite de 1,8 MPa, não 
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havendo, portanto, formação de fissuras. Para a combinação utilizada no ELS-D, observam-se 

pequenas tensões de tração nas extremidades da laje, concentradas na mesma região em que o 

limite de formação de fissuras é ultrapassado no ELS-F. 

 

Figura 4.7 – Tensão axial na seção da laje sobre o apoio - verificação ELS-F e ELS-D 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

4.3 DISCUSSÕES E OBSERVAÇÕES 

 

Conforme indicado ao longo deste trabalho, a técnica construtiva que alia a solução de estrutura 

mista com concreto protendido não é usual. Normalmente, as estruturas mistas são projetadas 

com vãos biapoiados para evitar o efeito do momento fletor negativo nos apoios. Para essa 

estrutura, a fim de viabilizar momentos fletores menores no meio do vão permitindo uma seção 

caixão mais econômica e com vãos elevados, foi adotada a solução mista em estrutura com vãos 

contínuos. Todavia, essa escolha gera desvantagens como a existência de grandes tensões de 

tração no concreto sobre o apoio. Observa-se na Figura 4.5 que as tensões devido ao 

carregamento sem consideração da protensão são altas, acima de 6 MPa, ou seja, o concreto 

estaria fissurado, no Estádio II, já que a tensão limite para formação de fissuras é igual a 1,80 

MPa. Desta forma, a protensão aplicada nos apoios seria uma solução adequada. 

 

A ABNT NBR 6118:2023 indica que para a classe de agressividade adotada para estrutura sobre 

o rio Tocantins em casos de pós tração deve ser feita a verificação ELS-F para combinação 

frequente e ELS-D para combinação quase permanente. A Figura 4.7 apresenta o resultado 

dessa análise. Na verificação do ELS-D, observa-se que as regiões extremas da laje se 

encontram descomprimidas, ou seja, existem tensões de tração que podem levar ao surgimento 

de fissuras. De forma consistente, na análise da formação de fissuras nota-se que, nas regiões 
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extremas da seção transversal, o limite de tensão de tração de 1,8 MPa é ultrapassado, indicando 

a ocorrência de fissuração localizada. Ressalta-se que, nos 50 cm extremos da seção transversal, 

a espessura da laje é a menor da seção, de modo que as tensões são maiores pela redução da 

área resistente nessa região.  

 

Ainda assim, destaca-se que o surgimento de fissuras é mais crítico na região central do 

tabuleiro, onde os esforços são maiores e concentrados, e o mau funcionamento da estrutura 

pode comprometer a operação da ponte. Nessa situação, seria necessária a revisão do modelo 

estrutural, considerando a redução da inércia da laje em razão da fissuração e, 

consequentemente, degradando a sua resposta. No caso em análise, entretanto, a formação de 

fissuras concentra-se nos extremos da seção, não governando o comportamento estrutural 

global nem justificando a degradação da rigidez no modelo. Para a região central, os valores 

estão dentro do limite, conforme as premissas adotadas. 

 

É importante notar que caso a combinação de serviço adotada para verificação ELS-F fosse a 

quase permanente, os extremos da seção transversal ficariam dentro do limite de formação de 

fissuras. Assim, percebe-se que a escolha da combinação de ações de serviço adotada influencia 

no resultado obtido.  

 

Apesar da norma indicar as combinações a serem utilizadas, fica a critério do engenheiro adotar 

valores mais conservadores. De acordo com a ABNT NBR8800:2024, as combinações raras 

devem ser usadas quando se verificam estados-limites irreversíveis, que causem dados 

permanentes à estrutura, relacionados ao funcionamento adequado da estrutura. Ressalta-se que 

caso haja formação de fissuras na região central do tabuleiro, a água pode infiltrar no tabuleiro, 

provocando carbonatação e corrosão. Para o caso mais específico dessa ponte, essa água pode 

empoçar no caixão, corroendo a chapa metálica, reduzindo a espessura e comprometendo a 

resistência da seção transversal. Desta forma, tendo em vista que a formação de fissuras pode 

comprometer a resistência da estrutura, é válido verificar o ELS-F para combinação de serviço 

rara.  

 

A Figura 4.8 apresenta essa verificação. Observa-se que, mesmo para combinação rara, a região 

central do tabuleiro permanece abaixo do limite de tensão, mas as extremidades apresentam 

formação de fissuras. Na região central, onde a formação de fissuras poderia favorecer a 

infiltração de água no caixão e comprometer a durabilidade da estrutura, a tração máxima 
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encontra-se em 40% do valor limite. Também não se identificam diferenças significativas entre 

os resultados de tensão obtidos para as combinações frequente e rara. Essa diferença decorre 

essencialmente do fator de minoração aplicado à carga móvel rodoviária (ver Tabela 4.1), a 

qual é menos representativa quando comparada à carga móvel ferroviária. Esse comportamento 

torna-se mais evidente na combinação quase permanente, que apresenta uma redução 

expressiva das tensões em relação às demais combinações, uma vez que nessa situação a carga 

ferroviária é considerada com apenas 60% do seu valor total. Dessa forma, evidencia-se a 

elevada influência da carga ferroviária na resposta estrutural do tabuleiro, indicando a 

necessidade de atenção especial a eventuais aumentos dessa carga, sobretudo em cenários de 

ampliação da capacidade operacional da ferrovia.  

 

Figura 4.8 – Tensão axial na seção da laje sobre o apoio - verificação ELS-F para combinação rara 

 

Fonte: Elaborado pela autora (2025). 

 

Portanto, entende-se que a estrutura não apresenta formação de fissuras que comprometam a 

resistência da mesma. Ainda assim, é importante notar que a protensão e as cargas ferroviárias 

são as mais críticas para avaliação da fissuração e qualquer alteração além da prevista altera o 

resultado final. As perdas de protensão podem ser maiores que as estimadas devido à execução 

da época ou relaxamento dos cabos além dos valores calculados. As cargas podem ser maiores 

que as estimadas devido a ampliação da capacidade da ferrovia. Desta forma, recomenda-se a 

manutenção periódica da estrutura, haja vista que a ocorrência de fissuras na região central do 

tabuleiro pode levar a manifestações patológicas que comprometam o correto funcionamento 

da mesma. 
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5 CONCLUSÃO 

 

No presente trabalho, foi desenvolvida uma metodologia numérica para avaliar o 

comportamento de uma ponte rodoferroviária mista de aço e concreto com laje protendida. O 

modelo em elementos finitos foi elaborado utilizando o software ANSYS v.19.2 (Ansys Inc., 

2019), a partir de códigos elaborados na linguagem APDL (Ansys Parametric Design 

Language). A partir dos resultados obtidos foi possível avaliar a fissuração do tabuleiro de 

concreto, verificando a necessidade de realizar reforços ou recuperações, assegurando a 

segurança e integridade da ponte. 

 

A ponte em estudo possui uma tecnologia construtiva incomum, aliando uma estrutura mista 

contínua com a técnica de protensão do tabuleiro de concreto sobre os apoios. Essa tecnologia 

foi optada devido à necessária rapidez na construção, devido as características fluviométricas 

do rio sob a ponte. A continuidade da estrutura mista implica em uma redução do momento 

fletor positivo, permitindo maiores vãos e seções mais econômicas. Contudo, gera momento 

fletor negativo sobre os apoios internos, ou seja, provoca tração no tabuleiro de concreto e 

compressão na viga metálica. Nesta estrutura, a tração no concreto foi combatida a partir de 

protensão no tabuleiro na região dos apoios. 

 

Foi observado que os trabalhos existentes sobre estruturas que utilizam essa tecnologia 

construtiva focam em estruturas de escala reduzida, com carregamento majoritariamente 

estático. Além disso, a maior parte das pesquisas focam em análises experimentais, com poucos 

estudos utilizando metodologia numérica. Desta forma, o presente trabalho ampliou a 

bibliografia, realizando o estudo da fissuração em uma ponte extensa, sujeita a carga móvel 

ferroviária, verificando a eficiência deste tipo de técnica construtiva. 

 

O modelo numérico compreendeu a modelagem de um dos trechos da ponte, com 550 m. Foram 

utilizados elementos de casca e barra. Devido à ordem da execução da obra, os elementos que 

simulariam os cabos de protensão não foram modelados. Isto porque, no projeto foram 

utilizadas placas pré-moldadas de concreto com nichos que permitiram que fosse realizada a 

protensão da laje sobre os apoios e posterior concretagem dos conectores de cisalhamento. 

Assim, a estrutura somente atingiu o caráter misto após a protensão, de forma que a análise da 

protensão e fissuração do tabuleiro pôde ser feita de forma separada do modelo numérico que 
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simula a estrutura mista. Para validar essa premissa, foram utilizados dados limitados de uma 

campanha experimental para validação do modelo. O desvio máximo obtido foi de 12%, 

demonstrando que o modelo consegue representar o comportamento real da estrutura face às 

incertezas da operação. 

 

Devido à grandeza e a natureza da carga móvel que a estrutura se encontra submetida, afinal, 

são quatro locomotivas DASH9 de 6 eixos com 30 tf/eixo e 330 vagões GDT de 4 eixos com 

carga máxima operacional de 32,5 tf/eixo, também foi realizada uma verificação da necessidade 

de realizar uma análise dinâmica completa da estrutura. Foi feita uma comparação utilizando 

um carregamento reduzido, avaliando a diferença da resposta da estrutura para o caso da 

superposição de efeitos utilizando uma carga unitária, análise estática, análise dinâmica pelo 

método de Newmark e por superposição modal. As diferenças observadas foram pequenas, 

apresentando as pequenas oscilações características da solução da análise dinâmica. Esse 

resultado validou a premissa da norma europeia EN 1991-2:2003, na qual para velocidades 

menores que 200 km/h em estruturas contínuas, a análise dinâmica é dispensável. Assim, foi 

possível avaliar a fissuração na laje utilizando o modelo estático de carga unitária com 

superposição de efeitos, considerando a locomotiva operacional completa. 

 

As cargas permanentes e as equivalentes do trecho rodoviário também foram aplicadas. A partir 

dos resultados da modelagem foi possível obter a tensão na laje sobre o apoio para cada caso 

de carregamento. Os esforços de tração foram combinados de acordo com a avaliação de serviço 

requerida pela norma ABNT NBR 6118:2023. Para protensão da ponte sobre o rio Tocantins, 

foi necessário verificar o Estado Limite de Formação de Fissuras (ELS-F) para combinação 

frequente de ações e o Estado Limite de Descompressão (ELS-D) para combinação quase 

permanente.  

 

As tensões obtidas em decorrência do carregamento sem consideração da protensão são altas, 

acima de 6 MPa, ou seja, o concreto estaria fissurado, já que a tensão limite para formação de 

fissuras para este concreto é igual a 1,80 MPa. Assim, observa-se que a protensão tornou-se 

fundamental para viabilidade deste projeto. Os 13 cabos dispostos na seção transversal 

aplicaram uma força de protensão resultante de 2210 tf. Após os cálculos das perdas imediatas 

devidas ao atrito entre as armaduras e as bainhas ou o concreto, ao deslizamento da armadura 

junto à ancoragem e à acomodação dos dispositivos de ancoragem e ao encurtamento imediato 

do concreto, e das perdas progressivas decorrentes da retração e da fluência do concreto e da 
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relaxação do aço de protensão, essa força é reduzida em 22%, equivalente a uma tensão de 

compressão no concreto igual a 12,7 MPa. 

 

Após a adição do efeito da protensão nos resultados de tensão obtidos, observou-se que, na 

análise de formação de fissuras, a região central do tabuleiro atende plenamente aos requisitos 

estabelecidos considerando a combinação de serviço adotada, assim como na verificação do 

ELS-D. Todavia, nas regiões extremas da seção transversal, onde a espessura da laje é menor, 

há descompressão, com tensões de tração superiores ao limite de formação de fissuras. Ainda 

assim, ressalta-se que essa situação seria mais crítica para região central do tabuleiro, onde o 

mau funcionamento da estrutura pode comprometer a operação da ponte. Para essa região, todos 

valores estão dentro do limite. 

 

Portanto, entende-se que a estrutura não apresenta formação de fissuras que comprometam a 

resistência e funcionamento. Adicionalmente, é possível validar essa solução construtiva como 

uma alternativa viável para construção de pontes, já que aproveita ao máximo a capacidade 

resistente dos materiais. Ainda assim, é importante notar que a protensão e as cargas ferroviárias 

são as mais críticas para avaliação da fissuração e qualquer modificação não prevista altera o 

resultado final. Desta forma, recomenda-se a manutenção periódica da estrutura, haja vista que, 

a ocorrência de fissuras na região central do tabuleiro pode levar a manifestações patológicas 

como carbonatação do concreto e corrosão da mesa inferior do tabuleiro, comprometendo o 

correto funcionamento da OAE. 

 

5.1 SUGESTÕES DE TRABALHOS FUTUROS 

 

Neste trabalho foi feita uma modelagem com a geometria original da estrutura, considerando o 

carregamento operacional e as perdas de protensão calculadas para longo prazo. Como sugestão 

de trabalho futuro, pode-se realizar uma análise paramétrica, variando o carregamento 

ferroviário, simulando a possibilidade de expansão da produção. Também pode-se realizar 

testes com maiores perdas de protensão e se possível utilizar dados experimentais futuros. 

 

Podem ser desenvolvidas análises complementares, como a avaliação do impacto da perda de 

espessura de seção transversal de aço, patologia que pode ocorrer em decorrência da infiltração 

de água no interior do caixão metálico, associada à fissuração da laje. Além disso, o modelo 
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numérico desenvolvido pode ser utilizado para a realização de outras análises, tais como a 

avaliação da fadiga da estrutura.  

 

A calibração e validação do modelo numérico foi realizada diante de dados experimentais 

escassos, de forma que uma campanha experimental mais abrangente seria desejável para o 

melhor refinamento do modelo. 

 

Também como sugestão de próximos trabalhos, pode-se realizar a avaliação da fissuração do 

trecho 3, que possui um vão maior de 77 m e a presença de um arco superior e dois vãos de 44 

m. Sugere-se fazer uma avaliação da influência do tamanho do vão e da menor quantidade de 

vãos e da presença do arco no funcionamento da estrutura, verificando a eficiência da protensão 

na redução da possibilidade de fissuração.  

 

Adicionalmente, pode-se incrementar o modelo, realizando uma modelagem em etapas 

construtivas, simulando a protensão antes da estrutura atingir o caráter misto. Desta forma, o 

modelo seria ainda mais fidedigno a estrutura existente, porém deve-se atentar à otimização do 

custo computacional. 
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APÊNDICE A – CÁLCULO DAS PERDAS DE PROTENSÃO 

 

A planilha abaixo pode-se ser acessada pelo link: https://bit.ly/perdas_de_protensao 

 

 

 

Pi 170 t Força inicial de protensão

ap 11.84 cm² Área do cabo

σpi 14.36 t/cm² Tensão inicial de protensão

Ep 1950 t/cm² Módulo de elasticidade do aço

Eci 305 t/cm² Módulo de elasticidade do concreto

fck 0.25 t/cm² Resistência característica a compressão do concreto

C1=C13 2895 cm Lado esquerdo ativo, lado direito passivo

C2 1345 cm Lado esquerdo passivo, lado direito ativo 

C12 1345 cm Lado esquerdo ativo, lado direito passivo

C3=C11 1345 cm Lado esquerdo passivo (5° inclinação), lado direito ativo

C4=C10 4480 cm Ambos os lados ativos (simetria)

C5 1795 cm Lado esquerdo ativo, lado direito passivo

C8 1795 cm Lado esquerdo passivo, lado direito ativo

C6 2345 cm Lado esquerdo ativo, lado direito passivo

C9 2345 cm Lado esquerdo passivo, lado direito ativo

C7 3660 cm Ambos os lados ativos (simetria)

μ 0.20 Coeficiente de atrito cabo/bainha

k 0.002 rad/m Coef. de perda/m por curvaturas não intencionais do cabo

δ 0.006 m Acomodação/escorregamento da ancoragem

X 20.185 m Distância em que a perda por tensão de escorregamento se anula

Δσp,escor,a 1.2 t/cm² Perda por escorregamento na seção inicial

Δσp,X 13.78 t/cm² Tensão na posição X

αp 6.39 Razão modular (Ep/Eci)

n 13 Número de cabos

Ac 24460 cm² Área seção transversal do tabuleiro

σcp 0.09 t/cm² Tensão inicial no concreto devida à protensão dos cabos

σcg 0.0308 t/cm² Tensão no concreto devido a carga permanente na posição das armaduras (tração)

Δσp, encurt 0.36 t/cm² Perda de protensão por cabo por encurtamento do concreto

α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

0 6 14.19 167.97 13.37 158.31 13.01 154.08

0 11.5 14.03 166.13 13.53 160.18 13.17 155.95

0 17 13.88 164.32 13.69 162.05 13.33 157.82

0 22.5 13.73 162.52 13.73 162.52 13.37 158.29

0 27.8 13.58 160.81 13.58 160.81 13.22 156.57

Perdas imediatas

Protensão tipo II (sobre o apoio P11) - cálculo das perdas 

Características cabos

13 cabos 12φ1/2"

C1=C13

Si

S10

S11

S12

S13

Sf

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

https://bit.ly/perdas_de_protensao
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C2 C12 α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

Si Si 0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

S11 S9 0 6 14.19 167.97 13.37 158.31 13.01 154.08

S10 S10 0 11.5 14.03 166.13 13.53 160.18 13.17 155.95

S9 S11 0 17 13.88 164.32 13.69 162.05 13.33 157.82

Sf Sf 0 22.3 13.73 162.58 13.73 162.58 13.37 158.35

α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

0 6 14.19 167.97 13.37 158.31 13.01 154.08

0 11.5 14.03 166.13 13.53 160.18 13.17 155.95

0 17 13.88 164.32 13.69 162.05 13.33 157.82

5 22.3 13.49 159.77 13.49 159.77 13.14 155.54

α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

0 2.3 14.29 169.22 13.26 157.06 12.91 152.83

0 7.8 14.14 167.37 13.42 158.93 13.07 154.70

0 13.3 13.98 165.54 13.58 160.80 13.22 156.57

0 18.8 13.83 163.73 13.74 162.67 13.38 158.44

0 21.55 13.75 162.83 13.75 162.83 13.40 158.60

C5 C8 α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

Si Si 0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

S9 S10 0 6 14.19 167.97 13.37 158.31 13.01 154.08

S10 S9 0 11.5 14.03 166.13 13.53 160.18 13.17 155.95

Sf Sf 0 16.8 13.88 164.38 13.68 161.99 13.32 157.76

C6 C9 α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

Si Si 0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

S10 S12 0 6 14.19 167.97 13.37 158.31 13.01 154.08

S11 S11 0 11.5 14.03 166.13 13.53 160.18 13.17 155.95

S12 S10 0 17 13.88 164.32 13.69 162.05 13.33 157.82

Sf Sf 0 22.3 13.73 162.58 13.73 162.58 13.37 158.35

α (°) x (m) σp,atr (t/cm²) Patr (t) σp,escor (t/cm²) Pescor (t) σp,0 (t/cm²) P0 (t)

0 0 14.36 170.00 13.20 156.27 12.84 152.04

0 3.8 14.25 168.71 13.31 157.57 12.95 153.34

0 9.3 14.09 166.87 13.47 159.44 13.11 155.21

0 14.8 13.94 165.04 13.62 161.31 13.27 157.08

0 17.55 13.86 164.14 13.70 162.24 13.35 158.01

Si=Sf

S8=S13

S9=S12

S10=S11

Sm

S10=S11

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

C4=C10

Sf

C4=C10

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

Sm

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

Si=Sf

S7=S14

S8=S13

S9=S12

C3=C11

Si

S10

S9

S8

+ Escorregam./acomod. + Encurtamento

Atrito + Escorregam./acomod. + Encurtamento

Atrito
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Ac 24460 cm² Área seção transversal do tabuleiro

Ic 4047770.52 cm Momento de inércia do tabuleiro

ys 21.06 cm Dist. Do CG a fibra mais superior

yi 28.94 cm Dist. Do CG a fibra mais inferior

Ws 192201.8 cm³ Módulo resistente elástico superior

Wi 139867.7 cm³ Módulo resistente elástico inferior

ep 6.56 cm Posição da armadura em relação ao cg da seção (excentricidade)

uar 1110.6 cm Perímetro externo da seção transversal da peça em contato com o ar

hfic 44.0 cm Espessura fictícia da laje 75.0 90 77.5

U 77.5 % Umidade média ambiente 20 1.90 1.4 1.816666667

ϕ(t∞,t0) 1.78 Coeficiente de fluência para > 60 dias 60 1.80 1.4 1.733333333

εcs(t∞,t0) Coeficiente de fluência para > 60 dias 44.0 1.783

P0 2024.1 t Força de protensão após perdas imediatas na seção do apoio (S10)

σcg,prot 0.1043 t/cm² Tensão no concreto pela protensão (com perdas imediatas) na pos. das armaduras (compressão)

σcg -0.0308 t/cm² Tensão no concreto devido a carga permanente na posição das armaduras (tração)

σc,p0g 0.0735 t/cm² Tensão no concreto provocada pela protensão e CP na posição das armaduras (compressão)

σp0 13.15 t/cm² Tensão na armadura ativa após as perdas imediatas na seção do apoio (S10)

fptk 19 t/cm² Resistência característica da armadura ativa

σp0/fptk 0.7

Ψ1000 Valor de relaxação após 1000 h, considerando as perdas imediatas, RB190

Ψ(t∞,t0) Coeficiente de relaxação do aço para tempo infinito

ρp 0.006 Razão modular (Ap/Ac)

η 1.26

χc 1.89 0.13 21

χ(t∞,t0) 0.065 2210

χp 1.06

Δσp,t (t∞,t0) -1.923 t/cm² Perda de protensão devido à fluência, retração e relaxação do aço

σp,∞ 11.227 t/cm² Tensão final na armadura ativa com as perdas imediatas e progressivas

P∞ 1728.1 t Força final na armadura ativa com as perdas imediatas e progressivas

Perdas totais -21.8%

σc,prot 0.130 t/cm² Tensão final no concreto devida à protensão

-0.0280%

2.5%

6.3%

Perdas ao longo do tempo
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APÊNDICE B – CÓDIGO BASE EM LINGUAGEM APDL 
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