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RESUMO

Este trabalho foi desenvolvido com o intuito de analisar a estabilidade estrutural da via ferroviaria
composta por barras longas soldadas (BLS). A utilizacao do sistema de BLS é cada vez mais comum e
assume particular importancia quando se trata de linhas ferroviarias de alta velocidade. Como o0s
deslocamentos longitudinais dos carris estdo restringidos nos apoios das vias de BLS, um aumento
consideravel da temperatura provoca esforcos de compressdo que podem levar a encurvadura.

Para a concretizacdo dos objectivos o trabalho envolveu a compreensdo e conhecimento dos seguintes
aspectos: nocdo de temperatura de encurvadura, temperatura de seguranca e temperatura neutra;
problemética dos efeitos de segunda ordem em estruturas com cargas térmicas; métodos numéricos de
analise ndo linear; modelacdo com elementos finitos dos diversos componentes da via-férrea;
comportamento pré e pds-encurvadura da via; e sensibilidade das temperaturas de encurvadura e de
seguranca face aos restantes parametros da modelag&o.

No presente estudo foram considerados modelos tridimensionais de elementos finitos desenvolvidos
com o ANSYS. Devido as imperfei¢Oes laterais da via e ao comportamento ndo linear do balastro é
necessario utilizar métodos de analise ndo linear. O principal objectivo das analises é obter a
temperatura de encurvadura, a temperatura de seguranca, as deformadas e os esforgos. A validagdo dos
resultados € efectuada por uma série de comparagdes com outros estudos baseados em modelos
similares.

Os métodos de analise ndo linear disponiveis no ANSYS sdo previamente testados em problemas mais
simples, que servem também para se compreender melhor o fenémeno da encurvadura da via.
Posteriormente sdo modelados e calibrados os diversos componentes da via, nomeadamente os carris,
as travessas, as palmilhas, o balastro, as imperfeicOes e as acgdes térmicas.

Procede-se, ainda, a realizacdo de uma analise de sensibilidade da temperatura de encurvadura e da
temperatura de seguranca, variando alguns dos principais parametros da modelacéo.

PALAVRAS-CHAVE: barras longas soldadas, estabilidade da via-férrea, analise ndo linear, carris, alta
velocidade.
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ABSTRACT

This work was developed with the aim of analyzing the structural stability of continuous welded rail
track (CWR). The use of CWR is increasingly common and is particularly important when it comes to
high-speed rail lines. As the longitudinal displacements are restricted at the supports of CWR tracks, a
considerable rise in temperature causes compressive stresses in the rails that can lead to track
buckling.

To accomplish the objectives the work involved the understanding and knowledge of the following
points: the concept of buckling temperature, safe temperature and neutral temperature; the problem of
second-order effects in structures with thermal loads; numerical methods of nonlinear analysis;
modeling of the various components of the CWR track with finite elements; pre and post-buckling
behavior of the CWR track; and the sensitivity of the buckling and safe temperature compared to other
modeling parameters.

In the present study were considered three-dimensional models developed with finite elements in
ANSYS. Due to the track lateral misalignments and the nonlinear behavior of the ballast is necessary
to use methods of nonlinear analysis. The main objective of the analysis is to obtain the buckling
temperature, the safe temperature, the buckled shape and longitudinal forces. The validation of results
is carried out by a series of comparative analysis with other studies of similar models.

The methods of nonlinear analysis available in ANSYS are previously tested in simpler problems,
which also serves to understand better the phenomenon of track buckling. Subsequently are modeled
and calibrated the various components of the track, including rails, sleepers, pad-fastener system,
ballast, misalignments and thermal loads.

It is necessary, yet, to conduct a sensitivity analysis of the buckling temperature sensitivity and of the
safe temperature, with regard to the key parameters of the models.

KEYWORDS: continuous welded rail, track stability, nonlinear analysis, rails, high-speed railways.
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1

INTRODUCAO

1.1. CONSIDERACOES INICIAIS

Com o0 aumento da utilizacdo de barras longas soldadas (BLS) nas linhas ferroviarias, o nimero de
descarrilamentos associados aos fendmenos de encurvadura da via tém aumentado. No entanto, esta
solucdo acarreta diversas vantagens a nivel da manutengdo da via e do conforto dos passageiros, muito
importante em linhas ferroviarias de alta velocidade.

As barras longas soldadas sdo normalmente instaladas em dias de verdo, de tal forma que a
temperatura neutra seja relativamente alta. Consequentemente temperaturas inferiores a neutra
provocam esforgos de traccdo e temperaturas superiores provocam esforgos de compressao.

Descontinuidades no apoio longitudinal da via, como passagens de nivel e pontes, podem provocar
forgas longitudinais adicionais nos carris. Se numa ponte a continuidade dos carris for além dos
encontros, isto é, ndo existirem juntas, as forcas longitudinais que se geram nos carris sobre o véo da
ponte sdo parcialmente absorvidas pela estrutura da ponte através do balastro. Além disso, quando o
tabuleiro da ponte restringe os movimentos dos carris, qualquer diferenca de temperatura entre 0s
carris e o tabuleiro ou movimento relativo do tabuleiro provoca esforgos longitudinais. A temperatura
dos carris ndo é constante na direccdo longitudinal da via, principalmente se existirem zonas em
sombra como tdneis, provocando uma distribuicdo ndo constante da temperatura, esforcos e
movimentos longitudinais nos carris.

Temperaturas baixas que originam esforcos de tracgdo podem provocar a ruptura fragil dos carris e a
consequente separacdo, 0 que obriga a reparacdo da via. Esta reparacdo pode ser efectuada através de
juntas provisorias que, posteriormente, sdo soldadas de forma a eliminar o espaco vazio deixado pela
junta. Este procedimento envolve custos que devem ser evitados.

Em curva podem ocorrer deslocamentos radiais devido a forcas centrifugas e a variagdo da
temperatura. Para temperaturas elevadas a via tende a deslocar-se para o exterior da curva devido aos
esforgos de compresséo, enquanto esforgos de tracgdo obrigam a via a deslocar-se para o interior da
curva.

Como a expansdo dos carris estd restringida em vias de barras longas soldadas, um aumento da
temperatura considerdvel resulta em esforcos de compressdo elevados que podem provocar a
encurvadura da via. A encurvadura comeca a partir de pequenos desalinhamentos da via a que se
podem seguir, num comprimento entre 10 a 20 metros, grandes deslocamentos laterais da via que
podem ultrapassar os 50 cm, ver Fig. 1.1. As zonas adjacentes & parte da via afectada por encurvadura
lateral também sdo afectadas por movimentos longitudinais e ndo devem ser ignoradas quando se
procede & reparacao.
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Fig. 1.1 — Exemplos de encurvadura lateral da via-férrea (VNTSC, 2003)

A temperatura que provoca a encurvadura lateral da via € altamente influenciada pelos
desalinhamentos laterais, que podem aumentar com a continua passagem de comboios. Por esse
motivo é importante controlar esses desalinhamentos com tolerdncias apertadas. A encurvadura
também pode ocorrer na direccdo vertical mas este modo é raro, pois 0s carris possuem uma rigidez
vertical muito superior a rigidez horizontal, ocorrendo, por isso, a encurvadura da via geralmente na
direccdo lateral.

A variacgdo da temperatura pode ser por si s6 suficiente para causar encurvadura, mas a passagem dos
comboios pode agravar o risco do fendbmeno acontecer. A frenagem e o arranque dos comboios
originam forcas de compressdo adicionais que em conjunto com o aumento da temperatura podem
provocar a encurvadura lateral da via.

Devido as cargas verticais a que a via é sujeita os carris deformam-se na direc¢do vertical, devendo
essas deformacdes ser limitadas para evitar descarrilamentos. As cargas verticais também influenciam
0 comportamento do balastro. Devido ao atrito existente entre as travessas e o balastro o limite de
cedéncia lateral e longitudinal do balastro aumenta com a presenca de cargas verticais descendentes.
Portanto, o comportamento do balastro é um parametro importante no dimensionamento da via.

Em pontes as cargas verticais causam a flexdo do tabuleiro na direccdo vertical, que provoca a sua
rotacdo, a qual pode causar distdrbios no balastro e levar a sua descompactacdo ou esmagamento.
Devido a este fendbmeno deve assumir-se que o balastro apresenta uma menor resisténcia nos
encontros da ponte.

Todos os topicos mencionados sdo importantes e devem ser tidos em conta no dimensionamento e
manutencdo da via, sendo importante que existam ferramentas capazes de prever e controlar o
comportamento da via para garantir a seguranca a passagem de comboios.
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1.2. OBJECTIVOS

O objectivo principal deste trabalho consiste no estudo da estabilidade estrutural da via quando sujeita
a temperaturas elevadas. E também de especial interesse compreender como a forca longitudinal
instalada nos carris se relaciona com a variacdo da temperatura. Para isso é utilizado um programa de
analise numérica de elementos finitos, 0 ANSY'S, no qual sdo testados alguns modelos tridimensionais
com 0s carris sujeitos a temperaturas elevadas. Os mesmos modelos ja foram estudados por outros
autores, existindo informacao suficiente para validar os resultados.

Para a concretizacdo dos objectivos o trabalho envolveu a compreensdo e conhecimento dos seguintes
aspectos:

* Nocdo de temperatura de encurvadura, temperatura de seguranca e temperatura neutra e sua
relacdo com a temperatura admissivel no dimensionamento;

* Problemaética dos efeitos de segunda ordem, com especial destaque para estruturas sujeitas a
acgdes térmicas;

* Diferentes métodos numéricos de andlise ndo linear geométrica e suas vantagens e
desvantagens;

* Consideragdes e problemas associados & modelagdo com elementos finitos dos diversos
componentes da via-férrea;

* Comportamento pré e pos-encurvadura dos modelos, avaliacdo da deformada e dos esforgos e
comparagdo com os resultados obtidos por outros autores;

» Sensibilidade das temperaturas de encurvadura e de seguranca a variagdo de alguns parametros
“chave” quanto a estabilidade da via;

Espera-se que o presente trabalho possa contribuir para uma melhor compreensdo dos fenémenos de
encurvadura em vias ferroviarias e ajudar a colmatar alguma falta de informagdo que existe na
literatura.

1.3. ORGANIZACAO DO TRABALHO

O presente trabalho encontra-se dividido em seis capitulos, incluindo a presente introdugdo. De
seguida é feita uma descricdo global de cada um dos capitulos que se seguem a introdug&o.

No capitulo 2 é feito o ponto da situacdo quanto ao desenvolvimento nos ultimos anos acerca da
estabilidade da via-férrea, sendo descritos alguns dos principais estudos efectuados na area, dos quais
é dada relevancia as formas de medir e quantificar a resisténcia do balastro e aos métodos de célculo
da temperatura admissivel.

No capitulo 3 é apresentada uma pequena introducdo aos efeitos de segunda ordem. Segue-se uma
exposicdo tedrica de alguns métodos numéricos de anélise ndo linear geométrica, onde é discutida a
sua aplicabilidade a andlise da resposta pds-encurvadura de estruturas. No ANSYS é possivel obter o
comportamento pés-encurvadura através de dois métodos: método de controlo do comprimento de
arco ou metodo de Newton-Raphson com estabilizador, sendo feita uma comparagéo entra estas duas
hip6teses, expondo vantagens e desvantagens. Posteriormente testa-se os métodos disponiveis nalguns
problemas simples, de forma a verificar as suas capacidades.

No capitulo 4 é tratada a problematica associada @ modelacdo dos diferentes componentes da via,
nomeadamente os carris, as travessas, 0 sistema de fixagcdo (incluindo as palmilhas) e o balastro.
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Todos os componentes sdo importantes e tratados individualmente na modelagdo por elementos
finitos. Depois refere-se que tipos de imperfeicBes e cargas sdo consideradas nos modelos. As
imperfeigdes resultam dos desalinhamentos laterais da via e as cargas podem ser devido a passagem
dos comboios ou a variacdo de temperatura, so se considerando nos modelos as cargas térmicas.

No capitulo 5 efectua-se uma descri¢do geral dos modelos a analisar quando expostos ao aumento da
temperatura. Os principais resultados a recolher de cada modelo s&o: temperatura de encurvadura,
temperatura de seguranca, deformada da via e esforgos em pré e pos-encurvadura. Estes resultados sao
comparados com o0s obtidos por modelos numéricos similares de outros autores, bem como alguns
dados recolhidos em ensaios experimentais. Neste capitulo também se expde a metodologia utilizada
para a determinacdo da temperatura de seguranca, com recurso ao método de Newton-Rapshon com
estabilizador do ANSYS. Com o método de controlo do comprimento de arco ndo foi possivel obter
resultados e as possiveis razdes para tal sdo explicadas pelos capitulos 3 e 5. Para completar o capitulo
é apresentada uma analise de sensibilidade de alguns dos parametros envolvidos na modelagéo.

O capitulo 6 apresenta as conclusdes mais importantes que surgem ao longo deste trabalho e ainda
algumas sugestdes para desenvolvimentos futuros.
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REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. INTRODUCAO

A maioria das linhas ferroviarias modernas é composta por barras longas soldadas (BLS), com as
juntas separadas por alguns quilémetros. Devido ao diminuto nimero de juntas esta solucdo contribui
para: diminuir os pontos fracos da via; garantir maior conforto a quem viaja de comboio; menor
manutencdo; e permitir que os comboios circulem a altas velocidades. Esta solu¢éo é mais econdmica
do que unir os carris por juntas aparafusadas, os custos de instalagdo s&o superiores mas 0s custos de
manutencdo sdo inferiores se a via for bem dimensionada.

A primeira vez que se utilizaram barras longas soldadas em linhas ferroviarias foi na Alemanha entre
1924 e 1930, onde foram testados varias sec¢des e comprimentos de carris e os Caminhos de Ferro de
Krefeld utilizaram o sistema em 7 quilometros de via-férrea (Lonsdale, C.P., 1999, p. 2). Depois da
Segunda Guerra Mundial o sistema de BLS desempenhou um importante papel na reconstrucdo das
linhas ferroviarias alemds. Nos Estados Unidos utilizou-se pela primeira vez barras longas soldadas
em 1930 num tunel e, mais tarde, em 1933 utilizou-se o sistema num troco ferroviario ao ar livre. Em
1980 a solugdo estava aplicada a quase 130 mil quilometros de via nos Estados Unidos (Lonsdale,
C.P., 1999, p. 2).

Segundo dados da Volpe (VNTSC, 2003) entre 1998 e 2002, nos Estados Unidos, registou-se uma
média de 38 descarrilamentos por ano. Em 2002 foi apresentado um prejuizo de 17 milhdes de dblares
devido aos danos provocados pelos descarrilamentos nesse ano. No Reino Unido registaram-se 445
problemas de encurvadura da via entre 2000 e 2009, dos quais seis resultaram em acidente por
descarrilamento, felizmente sem vitimas mortais, segundo dados fornecidos pela Rail Accident
Investigation Branch (2010, p. 41).

Na Fig. 2.1 esté representado um acidente recente que ocorreu a 1 de Junho de 2009 em Cummersdale,
perto da cidade de Carlisle no Reuno Unido, onde as rodas da frente de um bogie de um comboio de
passageiros descarrilaram. O comboio viajava a uma velocidade de 79 km/h e 0 maquinista conseguiu
avistar a zona onde ocorreu a encurvadura a uma distancia de cerca de 200 metros, ndo conseguindo
frenar a tempo o comboio descarrilou a uma velocidade de 38 km/h. Na Fig. 2.2 é visivel como o
limpa neves do bogie embateu nos carris devido ao descarrilamento.
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Engagement of
snow plough with ~
six foot rail

~

Fig. 2.2 — Parte da frente do comboio e 0 pormenor do limpa neves sobre os carris (Rail Accident Investigation
Branch, 2010, p. 12)

Em Portugal espera-se que o projecto de alta velocidade que vai fazer ligacdo entre Espanha e o resto
da Europa esteja concluido durante a presente década. Com a circulagdo de comboios a alta velocidade
torna-se mais importante perceber e controlar o fendbmeno da encurvadura lateral da via, para evitar
acidentes que podem ser muito graves, sendo necessario fornecer aos engenheiros ferramentas para
prever o comportamento da via e maximizar a sua seguranca.
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2.2. ESTUDOS DE ESTABILIDADE

Nos estudos a encurvadura da via, os modelos da via-férrea sdo geralmente divididos em dois tipos:
modelo de viga (Fig. 2.3), onde a viga representa os dois carris, e modelo carril-travessa (Fig. 2.4).

Bijl (1964) utilizou o modelo de viga para estudar a estabilidade da via composta por BLS a partir de
métodos de energia. Melo (1974) estudou a estabilidade da via tanto no plano vertical como no
horizontal, incluindo as cargas devido a passagem de comboios em vias rectas e em curva. Kerr (1978)
expbs os conceitos da regido instavel, na qual a via apresenta grandes deslocamentos laterais e, nas
regibes adjacentes, onde as deformacdes sdo apenas axiais. Kerr aplicou e desenvolveu os seus
conceitos utilizando um modelo de viga. No entanto, este modelo apresentava algumas limitagdes, ja
gue ndo servia para simular travessas inexistentes, travessas ligadas aos carris de forma deficiente ou o
efeito resultante do ataque ao balastro. Outra limitacdo deste modelo deve-se as equacdes e
correspondentes cargas de encurvadura terem sido obtidas com base em deformadas previamente
assumidas para a regido instavel.

Deformed Shape in Buckled Zone

. Single Beam
Constant Compressive Force (Area = 2 x area of one rail)

due to Temperature
\/ \/

(2nd Moment of Inertia = 2 < 2nd Moment of Inertia of one rail)

Fig. 2.3 - Esquema do modelo de viga (Lim, N.H. [et al.], 2003)

Fig. 2.4 - Esquema do modelo carril-travessa (Lim, N.H. [et al.], 2003)

Os trabalhos de Kerr (1978) centralizam-se em conseguir obter curvas temperatura-deslocamento
lateral correspondentes a resposta plastica da via, ou seja, em poés-encurvadura. O ponto minimo
dessas curvas corresponde a temperatura de seguranca. Na Fig. 2.5 esta representada uma curva, a
titulo de exemplo, onde o eixo vertical corresponde ao aumento de temperatura e 0 eixo horizontal ao
deslocamento lateral. O autor chega ainda a concluséo que as imperfei¢des da via influenciam muito
pouco o valor da temperatura de seguranca e afectam principalmente a temperatura de encurvadura.
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Fig. 2.5 — Curvas temperatura-deslocamento lateral de pos-encurvadura (Kerr, A.D., 1978)

Kish et al. (1982) e Samavedam et al. (1979, 1993) publicaram uma série de artigos sobre a
instabilidade da via usando o modelo de viga. No entanto, o modelo continuava a apresentar
limitagBes, ndo se podendo considerar eventuais distribui¢des ndo uniformes da resisténcia do balastro
ao longo da via, travessas inexistentes, irregularidades na bitola e diferencas na temperatura neutra dos
dois carris. Hengstum e Esveld (1988) estudaram a estabilidade da via com curvas de pequeno raio
utilizando elementos finitos associados a um modelo de viga. EI-Ghazaly et al. (1991) aplicaram uma
seccdo tridimensional num modelo de viga e estudaram a sua estabilidade utilizando também
elementos finitos. Mas, por simplificagdo, a resisténcia do balastro e a rigidez das palmilhas sdo
constantes e 0s autores apenas investigaram as cargas de encurvadura hum unico carril sujeito a um
determinado carregamento. Van (1997) efectuou um estudo paramétrico utilizando o modelo de Kish,
contudo, o modelo continuava a apresentar as limitacdes ja referidas. No seu trabalho também deu
importancia a problematica associada a modelagdo dos componentes da via, como as resisténcias
lateral e longitudinal do balastro. Das suas analises de sensibilidade concluiu que a forca lateral
exercida pelo balastro e o raio da curva (caso exista) podem influenciar muito a temperatura de
seguranga.

Jackson et al. (1988) e Ramesh (1985) desenvolveram um modelo carril-travessa bidimensional para
um estudo de estabilidade. Este modelo também tinha limitacdes: era um modelo 2-D e ndo tinha em
consideracdo a rigidez vertical do balastro; ambos os carris tinham de ter as mesmas propriedades; e a
rigidez longitudinal das palmilhas e a distribuico irregular da resisténcia do balastro eram ignorados.

Lim et al. (2003) desenvolveram um modelo carril-travessa tridimensional com BLS e um programa
préprio de elementos finitos para efectuar uma analise ndo linear do modelo. Neste modelo foram
considerados os dois carris, a rigidez das palmilhas, a ndo linearidade material do balastro, e eventuais
imperfei¢des na via. Nesse estudo os autores concluiram que os modelos bidimensionais sobrestimam
a estabilidade das vias e que o problema de encurvadura da via é realmente tridimensional. Grissom e
Kerr (2006) estudaram uma solugdo analitica do modelo carril-travessa, apresentando uma melhoria da
solucédo proposta por Kerr (1978), com o objectivo de representar a resposta plastica da via no plano
horizontal e determinar qual a temperatura maxima admissivel em cada caso. Mais recentemente, Lim
et al. (2008) fizeram um estudo paramétrico com um modelo carril-travessa tridimensional com
diferentes tipos de imperfeicGes, caracteristicas do balastro e comprimentos da via.
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2.3. MEDICAO DA RESISTENCIA DO BALASTRO

A resisténcia do balastro € um dos parametros mais importantes nas modelages, sendo necessario
caracteriz&-lo de forma correcta. Na década de 90, a European Rail Research Institute (ERRI) elaborou
uma série de relatorios com resultados de medigdes a resisténcia do balastro em diferentes situacdes
(Hunt, G. and Yu, Z., 1998, Reinecke, M. [et al.], 1997, Zand, J. and Moraal, J., 1997). A ERRI
Specialists” Committee D 202 (1999a) também efectuou estudos de andlises paramétricas e de
sensibilidade de varios modelos da via, em recta e em curva, utilizando o programa CWERRI.
Segundo a ERRI Specialists’ Committee D 202 (1999b) existem varios métodos de ensaio da
resisténcia lateral da via através de testes mecanicos utilizando uma ou multiplas travessas. O teste de
arrangue de uma Unica travessa (STPT), ver Fig. 2.6 e 2.7, é aquele que é comummente aceite na
Europa e nos Estados Unidos no seio da comunidade cientifica.

_ Reaction Sleepers ;51 Sleeper Reaction Sleepers
Rail Steel

\ K~ Weights

&5 =1 - — 5
[_:ﬁ/_,_—_—————*—_’"’ Q\——- B )

O
\ rEaL!
Q

/‘ﬁ Hydraulic
ump

Load Cell P el

Displacement

Transducer

Recorder

Fig. 2.6 — Esquema do equipamento de arranque do ensaio STPT (Hunt, G. and Yu, Z., 1998)
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Fig. 2.7 — Equipamento de arranque do ensaio STPT (Hunt, G. and Yu, Z., 1998)

2.4. QUAL A TEMPERATURA ADMISSIVEL?

Actualmente, pensa-se que o fendmeno de instabilidade da via estd associado a uma interaccéo
complexa entre modos verticais, laterais e torsionais. Para simplificar a analise, a maior parte dos
estudos cingem-se apenas ao plano vertical ou ao plano horizontal. Isto porque, geralmente, apenas um
modo de encurvadura, vertical ou horizontal, é dominante na deformada final. A resposta tipica da
estrutura da via sujeita a um aumento de temperatura pode ser descrita por trés temperaturas
diferentes: temperatura neutra (To), temperatura de encurvadura (Tgmax) € temperatura de seguranca
(Temin)- To corresponde a temperatura para a qual a tenséo axial instalada nos carris é nula. A resposta
tipica esta esquematizada na Fig. 2.8.

A

TB.MAX

TB,MEN

Temperature increase

TO ._

Lateral displacement

Fig. 2.8 — Deslocamento lateral da via em fungdo do aumento de temperatura (Esveld, C., 2001, p. 199)
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A curva da Fig. 2.8 pode ser dividida em trés tramos, AB (tramo 1) e SC (tramo 3) representam
configuracbes de equilibrio estaveis e o tramo BS (tramo 2) representa uma configuracdo de equilibrio
instavel. A figura representa, portanto, todas as configurag@es de equilibrio teoricamente possiveis. O
ponto B representa 0 aumento da temperatura acima da temperatura neutra para o qual a estrutura da
via deixa de ser estavel. Neste ponto, a estrutura “salta” de forma brusca para a configuracao do tramo
SC. Este fendmeno, em que para uma diminuicdo da carga (temperatura) as deformagfes continuam a
crescer, denomina-se por snap-through. O ponto S corresponde ao aumento de temperatura em que
ndo existe risco de encurvadura. Portanto, é seguro expor os carris a qualquer aumento de temperatura
menor que o ponto S, sem existir risco de instabilidade.

Para um aumento de temperatura acima de Tgmn, Situado no tramo 1, a estrutura pode entrar em
encurvadura, mesmo néo atingindo Tgmax, Se for fornecida energia suficiente (como forgas laterais
devido a passagem do comboio). Noutros casos, pode ndo existir Tgmax S€ a resisténcia lateral for
insuficiente. Quando Tguax € menor que Tg My €Sta-se perante um caso de encurvadura progressiva
(progressive buckling), que é ilustrado pela Fig. 2.9.

A
Flastic and irreversihle

deformation line

Certain buckiing

Risk of buckling

Tbmin
: ThmaxPB

{progressive buckling)

No risk of buckiing

ture {above neutral} in degrees Celsius

| Elastig and feversible
L defgrmatipn line

Tempera

Y

Lateral gisplacement in metres

Fig. 2.9 — Encurvadura progressiva (ERRI Specialists’ Committee D 202, 1999a, p. 5)

Para efeitos de dimensionamento Esveld (2001, p. 199) refere duas formas de calcular a temperatura
méaxima admissivel (Ta.L). A primeira passa por considerar T, igual a Tgwin. A Segunda passa por
admitir uma temperatura um pouco superior a Tg wn, COrrespondente a 50% da energia necessaria para
provocar instabilidade quando é atingido o valor de Tg vy, COMO mostra a Fig. 2.10.

11
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AT (°C) AT (°C)
120 120
i Emin=0
100 | K TB. MAX 100 F
50% Buckling Energy
Temperature (BET)
80 80
60 [ 60
e b
40 |- R 40 © /
T min L
) Emax
20 | 20 [~
DJIrIIIIIIII|Ill’lll’l|l’lllllll OIII|III|I I|I1I|IIJ
0 100 200 300 400 500 600 700 800 0 200 400 600 800 1000

Lateral Deflection, mm

Buckling Energy (Joules)

Parameters: Rail: UIC60; Sleeper type: Concrete; Torsional resistance: Medium;
Longitudinal resistance: Medium; Misalignment: 12 mm in 8 m; R =300 m; Axle loads: UIC/D4.

Fig. 2.10 — Esquema do conceito de energia de encurvadura (Esveld, C., 2001, p. 200)

No entanto, pode ndo ser possivel determinar a energia de encurvadura. Nesse sentido, a ERRI
Specialists’ Committee D 202 (1999b, p. 62) propds uma forma de estimar a variagdo de temperatura
admissivel, exposta no Quadro 2.1 e na Fig. 2.11, com base nos limites Tgyax € Temin onde AT

representa a diferenca entre os dois.

Quadro 2.1 — Temperatura méxima admissivel em funcéo de Tgmax € Temin

AT =Tgmax — Temin (°C)  Taw (°C)

> 20 Temin +25% de AT

5-20 Temin

0-5 Tegmn—5°C

<0 N&o permitido na maior parte dos casos
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AT AT

Tb,ma\x

Tp,min T

/ "/
&7

LEVEL 2 SAFETY

LEVEL 1 SAFETY Tat = Tomin * &
; 50% BET - T min

al = Tbmin A=

25 (Thmax = Tomin )

LATERAL DEFLECTION LLATERAL DEFLECTION

Fig. 2.11 — Célculo da temperatura admissivel (ERRI Specialists’ Committee D 202, 1999b, p. 63)

A Fig. 2.11 reparte as duas primeiras hip6teses do Quadro 2.1 em niveis de seguranca, sendo o nivel
de seguranca 1 (level 1 safety) para AT entre 5 e 20 °C e o nivel de seguranca 2 (level 2 safety) para
AT superior a 20 °C. Para AT entre 0 e 5 °C tem-se uma situacao indesejavel, sendo preferivel alterar a
solucdo de modo a que se insira nas condi¢Ges definidas para os niveis de seguran¢a 1 ou 2. Quando
Temin € maior que Tguax tem-se a Ultima hipotese apresentada no Quadro 2.1. Esta hipotese
denomina-se por encurvadura progressiva, comum em vias com balastro de fraca qualidade.

Existem dois métodos de analise ndo linear que permitem obter directamente a curva da Fig. 2.8:

1. Meétodo de controlo do comprimento de arco (arc-length control method) — utilizado por Van
(1997), com o programa CWERRI.

2. Meétodo de controlo dos deslocamentos (displacement control method) — utilizado por Lim et
al. (2003), incorporado num programa proprio.

Com o meétodo incremental-iterativo tradicional, método de Newton-Raphson, ndo é possivel
ultrapassar pontos-limite como o ponto B da Fig 2.8. A encurvadura da via e 0os métodos de analise
ndo linear sdo discutidos com mais detalhe nos préximos capitulos.

13
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3

METODOS DE ANALISE NAO
LINEAR E O PROBLEMA DOS
EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

3.1. INTRODUCAO

Quando se pretende uma analise linear das estruturas considera-se uma geometria inicial e um certo
tipo de carga, ou combinacdo de cargas, para se obter um resultado final em apenas uma iteracao.
Nalguns casos este tipo de analise pode estar associada a erros grosseiros, porque, se a carga for
aplicada gradualmente, os deslocamentos provocam uma alteragdo da geometria que por sua vez
alteram a rigidez global da estrutura. Como é a alteracdo da geometria que introduz a nao linearidade
este tipo de analise designa-se como ndo linear geométrica. Ora, a forma de calcular mais
correctamente a solucéo é através de métodos iterativos, com pequenos incrementos de carga até se
chegar a carga final. Embora, na maior parte das estruturas, os efeitos devidos ao comportamento néo
linear geométrico sdo reduzidos, e podem ser desprezados no seu dimensionamento, em estruturas
com elementos esbeltos e sujeitos a esfor¢os de compressdo (que provocam a diminuicéo da rigidez a
rotacdo do elemento) estes efeitos podem assumir particular importancia.

Na Fig. 3.1 o problema estd bem exemplificado. A barra de comprimento L tem os deslocamentos
restringidos na base com uma certa rigidez a rota¢do. O deslocamento A provocado pela for¢a H gera
um momento adicional na base de P*A, que pode ser traduzido por uma diminui¢do da rigidez a
rotacdo. Este momento adicional é denominado por um efeito de segunda ordem. O mesmo acontece
se, em vez de uma forca H, existir uma imperfei¢do na barra, que, por mais pequena que seja, provoca
um momento adicional devido a presenca da forca de compressdo P.

B

=

Fig. 3.1 — Barra apoiada na base com uma mola de rotagdo (McGuire, W. [et al.], 2000)
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Nas linhas ferroviarias, onde os carris estdo sujeitos a grandes esforcos de compressdo devido ao
aumento de temperatura, os efeitos de segunda ordem s&o consideraveis. Isto porque os carris tém
sempre ligeiras imperfeicdes, que podem ser devido a passagem do comboio, a deficiente colocacao
dos carris na via ou até a fabricacdo dos perfis. Quando se esta perante um caso de shap-through os
métodos numéricos de analise ndo linear ficam automaticamente restringidos, pois nem todos
conseguem ultrapassar pontos-limite.

3.2. METODOS INCREMENTAIS-ITERATIVOS DE ANALISE NAO LINEAR

Nestes métodos a carga é dividida em incrementos. Cada incremento € subdividido num certo nimero
de passos, e cada passo € um ciclo de um processo iterativo que tem como objectivo satisfazer os
requisitos de equilibrio respeitando uma tolerancia de erro especifica. O vector deslocamentos do
incremento i pode ser dado por

(8} = 8} + ) {an} 6D
=1

onde m; € o nimero de iteragBes necessarias para obter a solu¢do no incremento i. Em cada iteracao j,
os deslocamentos desconhecidos {dA/} sdo calculados a partir de um sistema equagdes lineares
- . . -
[k~ Hdai} = {dr'} +{R]""} (3.2)

onde [Kij _1] é a rigidez avaliada para os deslocamentos e respectivas forgas da iteracdo anterior.

{Rij _1} representa a diferenga entre as forgas internas e externas, ou seja, o que falta equilibrar. Este
vector de forgas pode ser calculado segundo

(R = (A7) {7} (3.3)
onde {P/™"} é o vector das forcas externas aplicadas e {F/~"} é o vector das forgas internas que

resulta da soma das forgas existentes nas extremidades do elemento para cada grau de liberdade. A
carga aplicada em cada iteragdo pode ser determinada por

{dP'} = daj{Pres} (3.4)
onde dA{ ¢ a razdo de carga da respectiva iteracdo e {Pref} é o vector de forcas exteriores de
referéncia ou totais.

Na presente discussdo dos métodos de analise ndo linear assume-se que a razdo de carga para a
primeira iteracdo do incremento i, dl{zl, é calculado por um algoritmo proprio. A diferenca entre os

métodos reside no algoritmo ou equagdo de restricdo usada para determinar as razdes de carga dA;] =2
para as restantes iteragdes de cada incremento.

Para apresentar uma sintese dos métodos iterativos, € conveniente substituir a equagdo (3.2) pelas
seguintes duas equacdes:

[Kij_l] {d_A{} = {Pref} (3.53)

[/ "1{aal} = (R} (3.5h)
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Somando as solucdes obtidas nas equactes (3.5a) e (3.5b) resulta o vector deslocamento para cada
iteracdo

{anly = aa! {anl} +{aal} (36)

A aplicacdo das equacdes (3.3) a (3.6) esta ilustrada na Fig. 3.2. O incremento i comec¢a assumindo
que o vector {R?} é nulo e calculando os deslocamentos para a primeira iteragdo {dAj} que
correspondem a uma carga dl}{Pref} e a uma rigidez [KL-O], baseada nos resultados do incremento
anterior. Actualizada a geometria e 0 vector das forcas internas, a segunda iteracdo comega com a
determinagéo do vector de cargas ndo equilibradas {R}}. Estas cargas sdo aplicadas na estrutura e os
deslocamentos {d_Af} sdo obtidos usando uma matriz de rigidez actualizada [K;|. Esta matriz é usada

de novo para calcular os deslocamentos {dAlz} correspondentes a carga aplicada {Pref}. O valor de
dA? é computorizado utilizando um dos métodos referenciados nos proximos subcapitulos. O vector
de deslocamentos para a segunda iteragdo {dA?} é a soma de {dAlz} com dAZ{dAZ}. O segundo ciclo

de iteracBes é concluido com a verificagdo dos critérios de convergéncia. Se estes critérios ndo forem
cumpridos sdo necessarias iteracdes adicionais, repetindo-se o procedimento. A carga total aplicada no

incremento i é {dP;} = (Z}'El dA! ) {Prer} € 0s deslocamentos que resultam sdo {dA;} = ¥4 {dA]}.

P
i
hlLS )
. {aa?) A
I azfaaz) s d
End of ! Il 2
iteration #1 - /A[Kﬂ
L 3 ]
LG ] ny Actual Equilibrium
|Mi w .’ Path
T ”} | End of ith
{RI-} [ increment
[
[
j
|
|
[ﬂP} dllf iPIEE}
Start of ith
| increment
e —h- sy
{aa}
A
| (4A) |

Fig. 3.2 — Esquema das iteracBes do incremento i (McGuire, W. [et al.], 2000)
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3.2.1. METODO DE NEWTON-RAPHSON

No método de Newton-Raphson ou método de controlo da carga, considera-se uma quantidade fixa de
carga a cada incremento. Na primeira iteracdo j = 1 de cada incremento é aplicada totalmente essa
quantidade de carga e as iteracBes adicionais j > 2 servem apenas para cumprir 0S requisitos de
equilibrio. Desta forma, o réacio de carga da equacdo (3.6) é dado por

Al =0 paraj = 2 (3.7)
Este procedimento estd esquematizado na Fig. 3.3.

A grande desvantagem deste método € que ndo consegue resolver problemas com um ponto-limite.
Um ponto-limite é caracterizado por uma rigidez nula, de onde resulta uma matriz de rigidez
inversivel. E possivel ter uma ideia do valor de carga associado ao ponto-limite, mas n&o é possivel
obter a resposta da estrutura num estado p6s-limite.

P
(a8
7.1/
[dPil = dl} {Prcfl
1 /|
{aA]} | {dAT) 4
‘ TR ld&:%]
—{dA}] f

Fig. 3.3 — Método de Newton-Raphson (McGuire, W. [et al.], 2000)

3.2.2. METODO DE CONTROLO DOS DESLOCAMENTOS

No método de controlo dos deslocamentos tradicional, o r&cio de carga na primeira iteracdo de um
incremento ¢ definido de modo que um particular deslocamento “chave” varie apenas por uma
quantidade prescrita. Os racios de carga para as restantes iteracdes sao restringidos para que este
deslocamento ndo varie. Obrigando a equagdo (3.6) a ser igual a zero para um particular grau de
liberdade, denominado de du, o récio de carga é dado por

dA! = —du]/du] (3.8)
onde d_u{ e d=u{ sdo elementos singulares na solugdo de vectores da equagdo (3.5). O método estd
ilustrado na Fig. 3.4.

A desvantagem clara deste método ¢ a necessidade em seleccionar um deslocamento “chave”, o que
pode ndo ser uma escolha ébvia em muitos casos. Uma técnica simples consiste no deslocamento um
dado grau de liberdade que apresente maiores mudangas em termos absolutos durante a primeira
iteracdo do incremento.
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Este método tem a capacidade de ultrapassar pontos-limite e casos de snap-through, tendo sido o
utilizado por Lim (2003) nos seus estudos de estabilidade sobre vias férreas. No entanto, o0 ANSY'S
ndo tem o método incorporado.

P

dl’% {Prcf}

dl} I Pref}
{dr}

Lfa'u,-—-

Fig. 3.4 — Método de controlo dos deslocamentos (McGuire, W. [et al.], 2000)

=y

3.2.3. METODO DE CONTROLO DO COMPRIMENTO DE ARCO CONSTANTE (ARC-LENGTH)

Ao contrério dos dois métodos anteriores, este ndo fixa nenhum valor de carga ou deslocamento nas
iteracdes. Um dos muitos métodos de controlo do comprimento de arco constante disponiveis baseia-
se em arbitrar e restringir um comprimento de arco ds em cada iteracdo de acordo com

ds? = {da}) {dal} +datdd) =0 paraj>2 (3.9)

Das equagdes (3.6) e (3.9) resulta uma equacdo de ortogonalidade que pode ser usada para calcular o
racio de carga:

- —{aat)" fan
P i T paraj > 2

P {an}) {an]}+an} (3.9)

Na Fig. 3.5 esta representado um esquema deste método. Em muitos casos, 0 método pode resolver
problemas néo s6 devido ha existéncia de um ponto-limite, mas também devido a snap-through.
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! ~ z:;&?—mre[}

dl% {P(ef} { Ll( ——
a}{aAl)

«—{dAy

Fig. 3.5 — Método de controlo do comprimento de arco (McGuire, W. [et al.], 2000)

3.2.4. METODOS DISPONIVEIS NO ANSYS

No ANSYS, versdo 12, encontram-se disponiveis 0 método de Newton-Raphson e o de controlo do
comprimento de arco. O método de controlo de comprimento de arco incorporado no programa €
ligeiramente diferente ao aqui apresentado. Usa iteracGes do tipo esféricas e permite variar os raios do
arco dentro de um intervalo de valores previamente definido. O método de Newton-Raphson apresenta
algumas melhorias, como a inclusdo de um algoritmo para incrementar a carga automaticamente
dentro de um intervalo de valores e adi¢do da funcionalidade line search, que muitas vezes facilita a
convergéncia.

Para casos de instabilidade ou de snap-through o programa oferece duas técnicas de analise ndo linear,
0 método de controlo do comprimento de arco (arc-length) ou o método Newton-Raphson com
estabilizador (nonlinear stabilization). O chamado estabilizador traduz-se por uma rigidez adicional,
incorporada em cada né do modelo, que pode ser calibrada. Desta forma, quando é atingida a carga
critica a analise prossegue com rigidez adicional fornecida aos nds instaveis, como que “enganando” o
método de Newton-Raphson, sendo possivel obter deformadas num estado poés-encurvadura. A
principal e grande desvantagem reside na impossibilidade de existirem incrementos de carga
negativos, ou seja, qualquer queda da curva carga-deslocamento, caracteristica dos casos de snap-
through, ndo pode ser representada. Em vez disso, a curva fica aproximadamente horizontal até voltar
a intersectar um tramo estével.

Nos ficheiros de ajuda do programa as diferencas entre estes dois procedimentos estdo sintetizadas
numa tabela, representada pelo Quadro 3.1.
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Quadro 3.1 — Comparacéo do nonlinear stabilization com o arc-length

Nonlinear Stabilization vs. Arc-Length

Problema de analise Nonlinear Stabilization Arc-Length

Instabilidade local ou Sim Nao
encurvadura local

Instabilidade global ou Sim Sim
encurvadura global

Declive negativo da curva N&o detecta esta parte da curva, mas outras Sim
carga-deslocamento partes podem ser simuladas para materiais

independentes da deformacéo, e a parte
precedente pode ser simulada para materiais
dependentes da deformacéao

Line Search Sim Néo
Incrementos de carga Sim Algoritmo
automaticos diferente
Activar/desactivar entre fases Sim Limitado

do carregamento

Récio de carga Positivo Positivo ou
negativo
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3.3. ESTUDO DOS EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

3.3.1. CARGA (VARIAGAO DE TEMPERATURA) CRITICA DE EULER

Para perceber melhor o fendmeno de encurvadura de uma viga quando sujeita a uma diferenca
temperatura idealizou-se 0 modelo A e o modelo B, representados na Fig. 3.6. O objectivo é fazer uma
andlise a encurvadura, utilizando o ANSYSS, e verificar que relacdo existe entre forca P e diferenca de
temperatura AT. A viga tem as propriedades de um carril RE132 (ver Quadro 5.2).

AT

AN VAN
A = 83,548 cm?

| =591,05 cm*
E =210 GPa
= o=11,5E-6

74; A< L=10m

10.00 m

10.00 m

Fig. 3.6 — Modelos A e B sujeitos a variacdo de temperatura ou forga de compressao, respectivamente
Como é sabido, a carga critica de Euler, para a qual a viga entra em encurvadura, é dada por

2
_mE (3.10)

cr LZ

Onde L é o comprimento de encurvadura, que no caso de vigas simplesmente apoiadas é igual ao
comprimento da viga. Quando a carga é uma variacdo de temperatura, dado que os deslocamentos
estdo restringidos nos dois apoios, é gerado um esforgo axial

N = EAaAT (3.11)
Igualando N a Pcr, tem-se
w?El
AT = AT., = —— 3.12
" FEAal? (3.12)

Com a equacdo (3.12) pode-se calcular a variacdo de temperatura que provoca encurvadura, AT

No ANSYS, as vigas foram modeladas e discretizadas em 100 elementos. Os resultados da analise dos
modos de encurvadura obtidos com o programa estdo esquematizados na Fig. 3.7. O primeiro modo
corresponde a uma variacdo de temperatura de 6,071 °C ou a uma forca de compressdo de 122,5 kN,
valores exactamente iguais aos obtidos analiticamente com as equac6es (3.10) e (3.12). Os valores de
carga obtidos para 0 segundo modo de encurvadura sdo quatro vezes superiores, pois 0 comprimento
de encurvadura passou a L/2, como se pode verificar nas deformadas. As deformadas de cada modo
séo idénticas em ambos os modelos.
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1° modo:

b oo Per1 = 1225 kN

AT = 6,071 °C

Y 2° modo:
& 2 PCI’,Z = 489,9 kN
ATy, = 24,28 °C

Fig. 3.7 — Sintese dos resultados da analise a encurvadura

3.3.2. VIGA EM FUNDAGAO ELASTO-PLASTICA (SIMULADA POR UMA MOLA)

O problema a analisar neste subcapitulo resume-se a uma barra de 1 metro de comprimento
simplesmente apoiada com uma mola a meio vao. Existem dois casos de carga que sujeitam a barra a
esforcos de compressdo: forca horizontal P com os deslocamentos longitudinais desimpedidos no
apoio B; e variacdo de temperatura AT com os deslocamentos longitudinais impedidos nos dois
apoios. A barra possui uma ligeira imperfeigdo, de forma a provocar a encurvadura, que se traduz por
um desvio do né central, na direc¢do perpendicular a barra, em relagdo aos nds dos apoios A e B.

A seccdo € a de um carril RE132, o plano representado na Fig. 3.8 é o de menor inércia do carril, ou
seja, plano horizontal. O n6 central, onde esta posicionada a mola, tem um desvio de 2 mm na direccéo
perpendicular a barra. As propriedades geométricas e materiais estdo no Quadro 3.2.

(@ ey EUK

0.50 m | 0.50 m

Fig. 3.8 - Viga sujeita a forca de compresséo P ou variacdo de temperatura AT
Quadro 3.2 — Propriedades da secg¢édo da viga (carril RE132)
A (cm?) 83,548
I (cm®) 591,05
E (GPa) 210
o(°C)  11,5E-6
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A mola K tem um comportamento elasto-plastico. A forca de pico Fp apresentada na Fig. 3.9 aparece
associada a um deslocamento Wp. O valor de Fp é constante e igual a 200 kN.

FA

Fp

sV

Fig. 3.9 — Curva for¢a-deslocamento da mola K

3.3.2.1. Viga sujeita a uma for¢a de compresséo P

Para a analise deste exemplo utiliza-se 0 método de controlo do comprimento de arco. Sendo esperado
que as curvas P-deslocamento lateral apresentem um valor de pico associado a carga critica, este
método € o Unico disponivel no ANSYS que permite obter directamente curvas com inclinacdes
negativas. Espera-se a existéncia de um valor de pico devido ao limite plastico da mola. Quando a
mola plastifica, a barra tende a aproximar-se de um comportamento como se ndo existisse mola e, para
garantir o equilibrio da estrutura, a carga P tem de diminuir para o continuo aumento dos
deslocamentos.

20
18
16
14
12

(MN) 10 —Wp=3mm

= e Wwp=30mm

8
6 - - == sem mola
4

O T T T T T 1
0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30

Deslocamento lateral do né central (m)

Fig. 3.10 — Curvas P-deslocamento lateral para diferentes valores de Wp e sem mola
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Em fase estavel a forca P atinge os 17,35 MN (carga critica), valor associado a plastificacdo da mola
para um deslocamento de 3 mm. Em pds-encurvadura, a forca P decresce até atingir o ponto minimo
de 12,42 MN.

Quando a mola passa a ser mais fraca, com menor rigidez, ou inexistente, a estrutura caminha de uma
forma menos “explosiva” para a configuracdo de pos-encurvadura. As curvas tendem a unirem-se
depois de ultrapassado o ponto minimo da fase pléastica.

A deformada da barra para Wp = 3 mm, depois de ter sido atingida a carga critica, evolui da forma
representada na Fig. 3.11.

P =13,27 MN Y
X
/// \ \
P = 20,00 MN )
|
\ /
./

Fig. 3.11 — Deformadas para Wp = 3 mm

A configuracdo final apresentada (para 20 MN) é uma configuracdo estavel, a barra voltou a ganhar
rigidez e os deslocamentos voltaram a ser reduzidos para o continuo aumento da carga. Situa-se num
tramo que volta a ter um declive positivo consideravel, que ndo esta representado na Fig. 3.10.

3.3.2.2. Viga sujeita a uma variagao de temperatura AT

Para existirem esforcos de compressdo devido ao aumento da temperatura € necessario que 0s dois
apoios tenham os deslocamentos longitudinais impedidos. A temperatura tem uma relagdo linear com
o esforco axial, dada pela equacdo (3.11), enquanto se encontra num estado de equilibrio estavel.
Quando a barra entra em encurvadura, passando a um estado de equilibrio instavel, pode-se designar a
temperatura correspondente como temperatura critica (ou temperatura de encurvadura).

Este caso ndo foi possivel resolver com o método de controlo do comprimento de arco, possivelmente
por a solicitacdo se tratar de uma temperatura e ndo de uma forca. De forma a obter os resultados num
estado pos-encurvadura utiliza-se 0 método de Newton-Raphson com estabilizador. Neste tipo de
analise o incremento de forca nunca pode ser negativo, sendo esperado que a curva temperatura-
deslocamento lateral se mantenha aproximadamente horizontal quando a temperatura deveria cair com
0 aumento do deslocamento.
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1500 /
1000 /
I — WP=3MmM
T
(°C) ecccce Wp:9mm
= e Wwp=15mm
500 -
- e wp=30mm
= =sem mola
0

000 o001 002 003 004 005 0,06 0,07

Deslocamento lateral do né central (m)

Fig. 3.12 — Curvas temperatura-deslocamento lateral para diferentes valores de Wp e sem mola

Na Fig. 3.12 estdo representadas diversas curvas obtidas com o método de Newton-Raphson com
estabilizador para diferentes valores de Wp. Para Wp igual a 3 mm a curva temperatura-deslocamento
apresenta um patamar. Conclui-se que esta curva deve apresentar um valor de pico, Tgmax igual a 840
°C, resultante da maior capacidade da mola. A medida que se aumenta o valor de Wp, ou seja, se
diminui a rigidez, a curva aproxima-se do resultado obtido sem mola. As curvas para Wp de 9, 15 e 30
mm cruzam-se e sobrepdem-se aproximadamente no mesmo ponto. Nenhuma delas apresenta um
patamar bem definido, como para Wp de 3 mm, podendo presumir-se que o ponto onde se cruzam é,
por aproximacao, o valor de Tgmin (780 °C). Isto é verdadeiro se a alteragdo da rigidez da mola néo
influenciar o valor de Tg mn € 0 tramo estavel em pds-encurvadura.
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1500

1000
%-i 7 — \ D=3 MM
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500 - = wp=30mm
= «sem mola
0
0 5000 10000 15000 20000

Reacg¢do horizontal (kN)

Fig. 3.13 — Curvas temperatura-reaccao horizontal para diferentes valores de Wp e sem mola

Comparando a reaccao horizontal (ou esforco axial, neste caso) com a temperatura, através da Fig.
3.13, verifica-se que sO existe uma relacdo linear entre as duas numa fase de pré-encurvadura
(proporcional ao coeficiente térmico de dilatagdo). O esfor¢o axial apresenta um limite de
aproximadamente 12,5 MN, que resulta da temperatura de encurvadura, sé sendo ultrapassado se a
capacidade da mola o permitir. Este valor limite é préximo do valor minimo da curva em fase plastica
do exemplo 3.3.2.1 (12,42 MN) e quando ndo existe mola a reacgdo tende para esse valor.

Y

:

Fig. 3.14 — Deformada em pds-encurvadura

3.3.3. VIGA EM FUNDAGAO ELASTO-PLASTICA (SIMULADA POR TRES MOLAS)

Este problema consiste numa barra com 2 metros de comprimento apoiada em dois apoios simples e
trés molas elasto-plasticas. Analogamente a 3.3.2 existem dois casos de carga: forca horizontal P com
0 deslocamento longitudinal desimpedido no apoio B; e aumento de temperatura AT com o
deslocamento longitudinal impedido nos apoios. A principal vantagem em formular este problema
reside na possibilidade de analisar a influéncia de cada mola na resposta da estrutura.

A barra tem as mesmas caracteristicas geométricas indicadas em 3.3.2. A forca de pico das molas é de
10 kN. O no central esta deslocado de 2 mm na direc¢do perpendicular & barra, em relagdo aos
restantes nas.
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| |
5 5 i i
(@) % K % K % K
A B

o VY R Y)

Fig. 3.15 — Viga sujeita a forgca de compressao P ou variacdo de temperatura AT

3.3.3.1. Viga sujeita a uma for¢ca de compresséo P

O caso que se estuda neste subcapitulo é muito semelhante ao analisado em 3.3.2.1. Tratando-se
novamente de uma forca, utiliza-se 0 método de controlo do comprimento de arco. Na Fig. 3.16 estdo
representados os resultados obtidos com Wp igual a 3 mm, 30 mm e sem nenhuma mola. Mais uma
vez € possivel verificar como as curvas tendem a sobrepor-se em fase de pds-encurvadura,
principalmente depois de ser atingido o minimo do tramo plastico (que corresponde a 3 126 kKN neste
caso).

5000
4500
4000
3500

3000

2 J
(kN) 500

wp=3mm
2000 - eseess Wp=30mm
1500 - = == sem molas
1000
500 -

O T T T T T 1
0,0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6

Deslocamento lateral do né central (m)

Fig. 3.16 — Curvas P-deslocamento lateral para diferentes valores de Wp e sem molas
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As curvas sdo semelhantes as do exemplo 3.3.2.1, os valores de P sdo substancialmente mais baixos
por esta ser uma barra de maior comprimento e com molas menos resistentes. Para Wp = 3 mm a carga
critica é de 4 348 kN, numa fase de pds-encurvadura a carga diminui até 3 126 kN.

Quando existem molas, a barra s6 entra em encurvadura quando todas elas ja cederam e estdo
plastificadas. A mola do centro cede em primeiro lugar, as outras duas plastificam posteriormente para
uma carga ligeiramente maior. O pico do gréafico € resultado das molas estarem a segurar a barra e a
impedir que esta entre em encurvadura. Quando as trés molas plastificam a forca P desce enquanto o
deslocamento continua a aumentar, pois se ndo existissem as molas a barra ja se encontrava instavel
para um P menor.

3.3.3.2. Viga sujeita a uma variacdo de temperatura AT

Analogamente ao problema 3.3.2.2 sdo impedidos os deslocamentos longitudinais nos dois apoios.
Desta forma, o aumento da temperatura provoca esfor¢os de compressdo ao longo da barra e,
consequentemente, a encurvadura da propria. Como a solicitagdo voltou a ser uma carga térmica, 0
método de controlo do comprimento de arco do ANSY'S volta a ter sérios problemas para conseguir
convergir a cada iteracdo. Tal como em 3.3.2.2 utiliza-se novamente 0 método de Newton-Raphson
com estabilizador para se obter uma solucdo em pés-encurvadura.

Na Fig. 3.17 estdo representadas diversas analises para diferentes valores de Wp e um caso sem
nenhuma mola. Todas as curvas tendem a sobrepor-se no tramo ascendente em pos-encurvadura.

400
350
300
L
250 2
°z
—Wp=3mm
T 200 o7
() I RIS e #++eet Wp=omm
... ’/
150 :},’"'; 7 - == wp=15mm
17 = e= wp=30mm
100 = =sem molas
50
0

0,00 0,01 002 003 004 005 006 007 0,08

Deslocamento lateral do né central (m)

Fig. 3.17 — Curvas temperatura-deslocamento lateral para diferentes valores de Wp e sem molas

Os resultados mais uma vez sdo semelhantes aos do exemplo 3.3.2.2. S aparenta existir um pico na
curva quando Wp € igual a 3 mm, devido a existéncia de patamar. Nos outros casos ocorre uma
encurvadura gradual. De forma analoga, pode considerar-se Tguax igual a 226 °C, dado pela curva
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para Wp de 3mm, e Tgwn igual a 200 °C, obtido através da intersecgdo das curvas com Wp de 9, 15 e
30 mm.

400
350
300
250
wp=3mm
T 200 "
o Nso, ecccce =
(°C) ,' ) wp=9mm
150 = Wwp=15mm
- e= Wwp=30mm
100 e «sem molas
50
0
0 1000 2000 3000 4000 5000

Reacgao horizontal no apoio A (kN)

Fig. 3.18 — Curvas temperatura-reac¢ao horizontal para diferentes valores de Wp e sem molas

A reacgdo horizontal tem um limite de aproximadamente 3200 kN. Este limite s6 é ultrapassado
quando se as rigidezes das molas o permitir, porque impedem que a barra destabilize até as proprias
cederem.

3,0
Y 1,9 1,9

(a) T=216°C m

(mola do meio plastificada)

Deslocamentos em milimetros

51
33 33

(b) T =226°C

(todas as molas plastificadas)

Deslocamentos em milimetros

Fig. 3.19 — Deformada davigaparaT=216°Ce T =226 °C

Analisando as deformadas, conclui-se que a diferencga de carga entre a plastificacdo da primeira mola e
plastificacdo das trés molas é reduzida.
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3.3.4. COMPORTAMENTO SNAP-THROUGH

3.3.4.1. Viga em arco simplesmente apoiada

Neste subcapitulo utiliza-se 0 ANSYS para simular o comportamento snap-through de uma viga em
arco apoiada em dois apoios simples. Este exemplo é um dos que Van (1997, p. 39) utilizou para testar
0 programa CWERRI. O véo L tem 32 m de comprimento e o raio de curvatura R tem 1150 m. A
altura maxima em relacdo aos apoios é de 0,111 m. A viga esta dividida em 16 elementos e é
formulada como uma viga de Timoshenko com 6 graus de liberdade por né. A seccdo é quadrangular
com uma largura de 0,1 m. O modulo de elasticidade E = 210 GPa. A meio vao esté aplicada uma
carga pontual F que cresce desde 0 até 1000 N. O método de anélise ndo linear é o de controlo do
comprimento de arco, ou arc-length.

h=0.111 m
¥V

L=32m

Fig. 3.20 — Viga em arco (Van, M.A., 1997, p. 39)

Na Fig. 3.21 esta representado o valor da forca F em fungdo do deslocamento vertical a meio vao. Os
resultados do ANSYS mostram que a forca cresce até 540 N com um deslocamento de 0,062 m desde
a sua posicdo inicial. Nesse ponto ocorre o snap-through, resultando um decréscimo da carga para se
manter o equilibrio até que o deslocamento a meio vao atinja 0,167 m. Depois a carga volta a crescer,
porque a estrutura encontrou uma nova configuracdo geométrica estavel. Nesta curva, as diferengas
para os resultados apresentados por Van sdo reduzidas.

Estes resultados mostram que o ANSYS ¢é capaz de calcular, com o método de controlo do
comprimento de arco, estruturas que apresentem o comportamento de snap-through. Neste exemplo a
forca F ndo chegou a valores negativos, mas noutros casos isso pode acontecer.
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Fig. 3.21 — Curva F-deslocamento vertical
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Fig. 3.22 — Curva F-Reaccéo horizontal

Na Fig. 3.22 esta representada a forca F em fungdo da reaccdo horizontal. A reaccdo horizontal é de

compressdo e 0 seu valor cresce até que a forca F atinja os 540 N. Enquanto a for¢a F decresce no
snap-through, a reac¢do horizontal atinge um valor maximo de 59,2 kN. Quando F atinge o seu valor
mais baixo, a reac¢do horizontal decresce e muda de compressdo para traccdo quando F é
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aproximadamente de 600 N. A principal diferenca encontrada para os resultados obtidos por Van
residem no valor maximo da reac¢ao horizontal, de resto, as curvas praticamente que se sobrepdem.

3.3.4.2. Trelica plana

O exemplo da Fig. 3.23 foi elaborado por Ghali et al. (2003, p. 717) com o objectivo de estudar a sua
ndo linearidade geométrica. As distancias b e h sdo iguais a 300 e a 10 unidades de comprimento,
respectivamente. As barras AB e BC tém uma rigidez EA = 8*10° (unidades de forca). No n6 B

aplica-se uma forca F, da qual resulta um deslocamento D.
l D,F

Initial position;
initial length B
~ {ir\ W
o i I ' e h
Z Displaced
Gin g
b i |

position |
>l

[
Fig. 3.23 — Trelica plana de um grau de liberdade (Ghali, A. [et al.], 2003, p. 717)

Para resolver o problema utilizam-se os dois métodos propostos no ANSYS que permitem ultrapassar
situaces de snap-through: o método de controlo do comprimento de arco e o método de Newton-

Raphson com estabilizador. As diferencas entre os dois estdo representadas na Fig. 3.24.

F (unidades de
forga
150 r )
B ID
100 | :
50 :
A :
o Lo o o Y - s i D (unidades de deslocamento)
) 5 10, 15 30 25
50 | :
I .‘.. eeeeee arc-length
-100 i e nonlinear stabilization
C

-150 -
Fig. 3.24 — Curva F-D, comparacéo entre arc-length e nonlinear stabilization
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As diferencas entre os dois métodos estdo bem claras na Fig. 3.24. Utilizando o método de Newton-
Raphson com estabilizador o incremento de forca de forga nunca pode ser negativo, por isso, a analise
“salta” do ponto B para o ponto D, apanhando ai a nova configuracdo estavel da estrutura. Com o
método de controlo do comprimento de arco os resultados obtidos sdo iguais aos apresentados por
Ghali et al. (2003, p. 717), as curvas sobrepdem-se completamente.

3.4. CONCLUSOES

Este capitulo expbe de forma sintetizada os métodos de analise ndo linear geométrica disponiveis e a
sua aplicacdo em pequenos exemplos. No estudo de vigas em fundacdo elasto-pléstica, é perceptivel
como o ponto-limite, associado a carga critica ou a Tgmax, & altamente influenciado pela rigidez das
molas de fundacdo. Através dos problemas formulados em 3.3.2 e 3.3.3 é possivel chegar-se a uma
concluséo importante: depois de a mola ou as molas plastificarem a resposta da barra tende a
aproximar-se da resposta de uma barra sem molas. Quando a solicitacdo é uma carga térmica ndo é
possivel, aparentemente, obter directamente o valor de Tgwn destas estruturas simples utilizando o
método de controlo de comprimento de arco do ANSYS.

Através dos resultados presenteados, conclui-se que com o método de controlo do comprimento de
arco do ANSY'S consegue-se obter facilmente a resposta de uma estrutura com comportamento de
snap-through. No entanto, quando o tipo de carregamento é uma variacdo de temperatura, 0s
resultados dados pelo programa ndo sdo realistas. Foram tentados, em muitos casos, diversos valores
para o intervalo de raios dos arcos, mas sempre sem sucesso. Portanto, € de prever sérios problemas
em obter resultados para uma estrutura tdo complexa como a de uma linha ferroviaria, quando néo foi
possivel nestes exemplos muito simples. O método de Newton-Raphson com estabilizador pode ser
uma boa alternativa, mas so é util se existir alguma forma de encontrar o T vy da Fig. 2.8.

Em 1997, Van (p. 170) refere que ndo existem métodos de controlo do comprimento de arco
disponiveis na literatura que suportem cargas térmicas. Devido a esse facto ele mesmo desenvolveu
um método que resolvesse casos com cargas térmicas ou mecanicas, implementando-o num programa
designado por CWERRI. Da mesma forma o método de controlo do comprimento de arco do ANSYS
aparenta ndo estar preparado para lidar com cargas térmicas.
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A

MODELACAQ DA VIA

4.1. MODELO TRIDIMENSIONAL

A estrutura da via-férrea consiste essencialmente em dois carris (rails) paralelos, travessas (ties ou
sleepers) e o sistema de fixacdo que inclui as palmilhas (pad-fasteners ou simplesmente PF), ver Fig.
4.1. O sistema de fixacdo, incluindo as palmilhas, serve como elemento de ligacdo dos carris as
travessas. As travessas sdo dispostas segundo intervalos fixos ao longo do comprimento da via e
suportam os carris e transferem os esforcos ao balastro (ballast). As travessas também ajudam a
preservar a bitola, isto €, a distancia entre os carris. A ligacdo entre os carris e as travessas ndo é
rigida, tem uma resisténcia finita a translacéo e a rotacdo (denominada como rigidez das palmilhas).

; fastening
rail
—l _] 1— sleeper

sub-ballast e R e | ~ _ ballast

o .

Fig. 4.1 — A via e o balastro no plano vertical (Lim, N.H. [et al.], 2003)

O balastro é simulado através de um conjunto de molas, cada mola esta ligada entre um né da travessa
e outro representante do balastro. A resisténcia lateral esta dividida em duas molas com um
comportamento bilinear elasto-plastico, situadas nas extremidades da travessa. A resisténcia
longitudinal divide-se também por duas molas ligadas as travessas com comportamento bilinear
elasto-plastico, no alinhamento dos carris. A resisténcia vertical do balastro divide-se por cinco molas
com igual espacamento e tém um comportamento linear-elastico, como uma fundacdo de Winkler.
Este tipo de modelacéo € igual a apresentada por Lim et al. (2008), representada na Fig. 4.2. A bitola
de 1435 mm corresponde ao valor tipo para linhas ferroviarias europeias.

Os carris e as travessas sdo modelados com elementos de barra de seis graus de liberdade por no. As
palmilhas sdo modeladas por molas elasticas com seis graus de liberdade por n6. Cada uma destas
molas faz a ligag&o entre dois n6s, mas o0 seu comprimento é zero.

De forma a facilitar a modelacdo geométrica tridimensional da via, considera-se que o elemento da
travessa cruza-se com os elementos dos carris no centro de gravidade da sec¢do dos mesmos. No
ponto onde os elementos se cruzam é usado o sistema de duplo n6, existem dois nds com as mesmas
coordenadas, um referente ao carril e outro a travessa.

O sistema de fixacdo assume-se que actua ao nivel do centro de gravidade do banzo inferior do carril.
Para obter um comportamento correcto do sistema de fixacdo, é necessario aplicar um offset que

35



Estabilidade Estrutural da Via Ferroviaria

relacione o vector deslocamento no centro de gravidade e centro de corte do carril com o vector
deslocamento do ponto onde o sistema de fixacdo se encontra, efectivamente, ligado ao carril. Esta

técnica é bem explicada por Lim et al. (2003) na Fig. 4.3.
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Fig. 4.2 — Corte transversal do modelo tridimensional da via (Lim, N.H. [et al.], 2008)
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Fig. 4.3 — Técnica de offset aplicada ao modelo da via (Lim, N.H. [et al.], 2003)



Estabilidade Estrutural da Via Ferroviaria

Para simular a continuidade da via, inclui-se no modelo molas lineares elasticas longitudinais nas
extremidades dos carris.

4.2. CARRIS

As propriedades mais importantes dos carris, nos casos de estabilidade de vias de BLS, sdo a area da
seccdo transversal (A) e 0 momento de inércia segundo a direcgdo vertical (ly) e lateral (1,).

O Quadro 4.1 fornece uma lista de sec¢Bes correntes. O quadro mostra que a inércia na direc¢do
vertical é cerca de cinco a seis vezes maior que na direccdo lateral, o que explica em parte o facto de
na maior parte dos casos a encurvadura ocorrer no plano horizontal. O nimero que aparece associado
a designagdo da secgdo, como “60” em UIC60, indica qual a massa por unidade de comprimento do
carril.

O mobdulo de elasticidade do aco varia entre 205 e 210 GPa e o coeficiente de dilatagdo térmica,
normalmente utilizado, situa-se entre 10*10° e 12*10° °C. O coeficiente de Poison do aco é 0,3.

As juntas de dilatacdo sdo utilizadas para controlar o esfor¢co axial nos carris, pois permitem
deslocamentos longitudinais. O deslocamento maximo permitido depende do tipo de junta, mas esta
usualmente entre 120 ou 220 mm. Existe o interesse em diminuir ao maximo o nimero de juntas em
vias de BLS, uma vez que s&o pouco econdmicas e exigem uma manutencéo elevada.

Quadro 4.1 — Propriedades das sec¢des de carris correntes (Van, M.A., 1997, p. 59)

Country Rail section A [m?] I, [m*] I, [m*]
. U33 5006 10 1588 10 338 10
rance U35-U50 6450 10°° 2019 10 405 10°*
G $49 6296 10 1819 10 320 10°
crmany $54 6948 10 2073 10°* 359 10
Great Britain BS110A 6950 10°° 2345 103 417 10*
BS113A 7150 10 3349 10" 418 10°

freland 85 Ib/yard 5370 10 1154 10° 290 10*
92 Tb/yard 5943 10° 1586 108 293 10

50N 6405 10° 1960 103 322 108

Japan 50T 6783 10° 2279 10 380 10*
60 7750 10 3000 10 512 10

Netherlands NP46 5930 10° 1605 10°* 308 10°
Switzerland SBB1 5880 10° 1631 t0* 298 10°®
wilzerian UICS4E 6860 10 2308 10°* 342 10°
UIe UIC54 6934 10 2346 10* 418 10°*
UICs0 7686 10° 3055 10°* 513 10

USA AREA132 8355 10° 3671 103 607 10°*
AREA136 8612 10°° 3950 10°* 612 10°*

A modelagéo dos elementos dos carris baseia-se na teoria da viga de Timoshenko, que tem em conta
as deformacGes por corte. Para mostrar as diferencas dos resultados, entre a formulacdo de
Timoshenko e a de Euler-Bernoulli, o ANSYS fornece valores comparativos do deslocamento 6 na
analise do elemento da Fig. 4.4.
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Fig. 4.4 — Barra encastrada com deslocamento & quando sujeita a carga P

Quadro 4.2 — Estimativa das deformacdes por corte

Razéo de esbelteza (GAL%(EI)) & Timoshenko / & Euler-Bernoulli

25 1,120
50 1,060
100 1,030
1000 1,003

O comprimento L diz respeito ao elemento estrutural, ndo ao elemento finito. Os valores do Quadro
4.2 servem como orientacdo geral, ndo devendo ser extrapolados para uma outra aplicagao.

4.3. TRAVESSAS
As travessas podem ser de madeira, de betdo armado e pré-esforcado ou metalicas.

Uma travessa de madeira é feita de diferentes tipos de madeira e a sua massa € cerca de 100 kg. Tem
uma sec¢do prismatica de 0,15 m de altura e 0,20 m (valores aproximados) de largura e o seu
comprimento é aproximadamente 2,6 m. Em situa¢fes especiais, como pontes e intersec¢Oes de vias,
as suas dimensdes podem variar. O atrito entre a base da travessa e o balastro é um pardmetro
importante e existem formas de o aumentar, que fornecem maior rugosidade na base da travessa. O
coeficiente de atrito para travessas de madeira pode variar entre 0,5 e 2,0.

As travessas de betdo podem ser divididas em duas categorias: travessas monobloco de seccéo
transversal quase constante e travessas bibloco, que consistem em dois blocos ligados por um tubo de
aco. A massa das travessas de betéo varia entre 200 e 300 kg e as suas dimensdes sdo similares as das
travessas de madeira. O facto de serem mais pesadas constitui uma vantagem, no que diz respeito a
estabilidade lateral da via, porque a forca de atrito desenvolvida na base das travessas € maior. A face
inferior da travessa deve ser rugosa, para aumentar o atrito. E comum considerar um coeficiente de
atrito para travessas de betdo entre 0,8 € 0,9.

O espagamento entre travessas é também um factor que tem influéncia na resisténcia lateral da via.
Quanto menor for a distdncia entre travessas maior é a resisténcia. Segundo Kutz (2004) o
espacamento ronda valores de 495 mm para travessas de madeira e 610 mm para travessas de betéo.

No ANSYS, as travessas sdo modeladas por elementos com 6 graus de liberdade por nd. As
deformacdes por corte sdo desprezadas.
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4.4. SISTEMA DE FIXAGAO

O sistema de fixacdo consiste numa base em placa de aco com fixadores que podem ser em forma de
clipes ou pregos, ver Fig. 4.5 e 4.6, a sua fungdo € manter os carris ligados as travessas. Entre a placa
de aco e o carril encontra-se a palmilha, elemento elastico e deformavel. Os Unicos sistemas de fixacao
gue se adequam as vias de BLS sdo os que garantem rigidez suficiente para evitar que 0s carris
escorreguem longitudinalmente, assim como uma rigidez torsional suficiente em relacdo as travessas.

Fig. 4.5 — Palmilha fixa por pregos ou grampos Fig. 4.6 — Palmilha fixa por clipes

Na direccdo longitudinal a fixacdo tem de ser capaz de transferir os esforcos longitudinais para a
travessa, limitar os danos no caso de ruptura dos carris e prevenir a fluéncia da via longitudinalmente.
E comum existir uma maior resisténcia longitudinal na palmilha do que a resisténcia proveniente do
contacto entre as travessas e o balastro, na ordem de 3 a 5 vezes maior. Nesse caso € a travessa que se
move no balastro e ndo o carril que escorrega sobre a travessa. As cargas verticais também
influenciam a resisténcia longitudinal das palmilhas e a resisténcia longitudinal do balastro, sendo que
0 acréscimo na resisténcia do balastro é maior do que na das palmilhas. Para carregamentos verticais
muito elevados este é um facto a ter em atencéo, pois pode ocorrer escorregamento dos carris em
relacdo as travessas se a resisténcia do balastro for muito elevada.

A rigidez torsional das palmilhas tem sido alvo de testes experimentais que relacionam o momento
torsional com o angulo de rotagdo. Nesses testes o carril € preso pelo sistema de fixacdo sobre uma
travessa fixa e sujeito a um momento. A Fig. 4.7 mostra os resultados obtidos por Samavedam et al.
(1993).

091
08+
0.7 1

Model

0.6 +
0.5+
04+

Torque [kNm]

0.3+

0.2+

01+

0 4 +

v 0.05 0.1 015 0.2
Rotation angle [rad]

Fig. 4.7 — Resultados de ensaios a rigidez torsional das palmilhas (Samavedam, G. [et al.], 1993)
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A maioria dos investigadores concorda em modelar as palmilhas como elementos com comportamento
linear-eslastico, como a curva “Model” da Fig. 4.7. A sua rigidez depende ndo so0 do tipo de fixag&o,
mas também do tipo de carris e travessas utilizados. A ERRI Specialists’ Committee D 202 (1999a)
propés valores entre 150 e 250 KNm/rad para travessas de madeira e entre 75 e 150 para travessas de
betdo, valores por metro de via. Estes valores também dependem do tipo de fixadores utilizados.

4.5. BALASTRO

A via é suportada pelo balastro lateralmente, longitudinalmente e verticalmente. A sua resisténcia esta
dependente da interaccdo entre as travessas e o balastro.

4.5.1. RESISTENCIA LATERAL

A resisténcia lateral do balastro é o parametro mais importante e estad dependente do material, peso e
tamanho das travessas, largura das banquetas, nivel de consolidacdo do balastro e cargas verticais.
Pode ser dividida em trés componentes (Fig. 4.8): devido a atrito na face inferior da travessa (Fb),
devido a atrito nas faces laterais da travessa (Fs) e a forga desenvolvida na zona da banqueta (Fe).
Cada um destes componentes corresponde aproximadamente a um tergo do total da resisténcia lateral
se a via ndo estiver carregada verticalmente, segundo ensaios estudados pela ERRI Specialists’
Committee D 202 (1997). A resisténcia lateral € normalmente medida através do teste de arranque de
uma Unica travessa, STPT.

Tie Movement _

Fig. 4.8 — Componentes da resisténcia lateral do balastro

Numa via bem dimensionada as cargas devido a passagem dos comboios e a temperatura séo
absorvidas sem a estrutura da via se deformar excessivamente. A forca lateral que o comboio exerce
sobre os carris é contrariada pelas forcas de reac¢éo laterais mobilizadas pelo balastro.

Se 0 balastro estiver em bom estado a sua resisténcia lateral apresenta um valor de pico (Fp),
associado a um deslocamento de apenas alguns milimetros (Wp), e depois cai até atingir o valor da
resisténcia limite (FI), ver Fig. 4.9 e 4.10. Se a via tiver sido alvo de opera¢des de manutencdo, como
nivelamento (ataque), recolocacdo das travessas e limpeza do balastro, a resisténcia desce
substancialmente e deixa de existir um pico, ficando o balastro enfraquecido. Na Fig. 4.9 é possivel
observar esta diferenca na resisténcia, onde consolidated corresponde a um balastro de boa qualidade e
tamped depois do ataque ao balastro. Para atenuar as consequéncias do ataque a via, existem métodos
de estabilizagdo dindmica que compactam o balastro para este ficar um pouco mais resistente, de
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forma a apresentar novamente uma resisténcia de pico. A forca de pico pode rondar os 6 kN por
travessa para um balastro enfraquecido e os 10 kN por travessa para um balastro de boa qualidade.
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Fig. 4.9 — Curvas da resisténcia lateral do balastro obtidas com o ensaio STPT (Samavedam, G. [et al.], 1993)
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Fig. 4.10 — Curva tipica da resisténcia lateral do balastro (Zand, J. and Moraal, J., 1997)

Para modelar o balastro, pode-se considerar um comportamento eslasto-plastico bilinear (Fig. 4.11) ou
o com a inclusdo de softening (Fig.4.12). A partida, 0 modelo de softening traduz melhor a realidade
da resisténcia lateral do balastro, no entanto, o tempo de célculo pode ser muito maior neste caso.

No ANSYS, utiliza-se 0 modelo bilinear da Fig. 4.13 para as duas molas por travessa referentes a
resisténcia lateral do balastro. E mais simples e os resultados, geralmente, ndo sdo muito diferentes aos
obtidos com softening. Foi desta forma que Lim et al. (2008, 2003) traduziram a resisténcia lateral do
balastro no seu modelo. Como sdo duas molas por travessa, cada uma terd um valor de pico
correspondente a metade de Fp.
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Fig. 4.13 — Curva forgca-deslocamento das molas da resisténcia lateral do balastro (Lim, N.H. [et al.], 2003)

Se existirem cargas verticais na via, a resisténcia lateral do balastro pode variar consideravelmente.
Esta variacdo deve-se ao atrito entre as travessas e o0 balastro, que origina uma nova forga de pico:

Fpmax = Fp + puFv (4.1)
onde p representa o coeficiente de atrito e Fv as cargas verticais.

Esveld (2001) refere duas formas como esta variacdo da resisténcia lateral se pode traduzir na curva
forca-deslocamento. Na primeira (Fig. 4.14) o deslocamento Wp néo varia, existindo uma variagdo da
rigidez devido a alteracdo de Fp. Na segunda (Fig. 4.15) a rigidez ndo varia, alterando-se o valor de
Wp conforme a variagdo de Fp. Esveld refere ainda que, do ponto de vista fisico, a segunda hipotese é
mais consistente, no entanto, diversos testes tém mostrado que ndo existem diferencas significativas
entre os resultados obtidos pelas duas hipoteses.
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Fig. 4.14 — Variagdo de Fp devido a Fv -
hipotese 1 (Esveld, C., 2001, p. 190)

4.5.2. RESISTENCIA LONGITUDINAL

v

A Fbahasl
T Fuﬂ

Vertical load 1
-1 Frn?

Vertical load 2

> .

Fig. 4.15 — Variacao de Fp devido a Fv - hipotese 2 (Esveld,
C., 2001, p. 190)

Na prética a resisténcia longitudinal do balastro pode ser medida puxando ou empurrando uma Unica
travessa ou secc¢do da via na direcgdo longitudinal. Os resultados obtidos por Samavedam et al. (1993),
para balastro de boa qualidade (consolidado) e depois do ataque, estdo representados na Fig. 4.16. A
figura ilustra como a consolidacdo do balastro influencia a sua resisténcia. Nos modelos € usual
adoptar-se uma configuragdo bilinear, como representado na curva “model”.

—
\+]

—_
o
"
T

-]

Longitudinal force per sleeper [kN]
E-8 o2

Model

Consolidated

Tamped

r 3 . i b g 3 3 3

o
VR S

*

4 6 B 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30
Displacement [mmj]

Fig. 4.16 — Resultados de ensaios a resisténcia longitudinal do balastro (Samavedam, G. [et al.], 1993)

A relacdo bilinear para a resisténcia longitudinal depende das condicGes do balastro e do carregamento
a que a via esta sujeita. Como valores correntes, a forga de pico para balastros de boa qualidade pode
andar entre 10 a 20 kN por travessa e entre 5 a 10 kN por travessa para balastros enfraquecidos.
Geralmente, a resisténcia longitudinal do balastro é 50 a 95% maior que a sua resisténcia lateral. Estes
valores variam muito consoante a constru¢do e manutencdo da via.

43



Estabilidade Estrutural da Via Ferroviaria

As cargas verticais também influenciam o valor de pico da resisténcia longitudinal, que pode ser
calculado de forma semelhante a resisténcia lateral.

Na modelacéo, a curva forga-deslocamento das molas de resisténcia longitudinal é idéntica a da
resisténcia lateral (Fig. 4.13). Apenas os valores de Fp e Wp sdo diferentes.

4.5.3. RIGIDEZ VERTICAL

Normalmente, as espessuras das camadas de balastro e sub-balastro sdo cerca de 0,3 m e 0,1 m,
respectivamente. O sub-balastro é usualmente colocado por cima de uma camada de areia.

Se existirem cargas verticais aplicadas na via, as travessas movem-se verticalmente no interior do
balastro. A deformacdo vertical dos carris deve ser limitada para evitar problemas de fadiga. Esta
condicdo imp6e uma resisténcia vertical minima das camadas de fundagéo por baixo da via.

Uma forma comummente aceite de modelar a resisténcia vertical, é através de molas de
comportamento linear-elastico, como uma fundagdo de Winkler. Na Fig. 4.17 esta representada a
deformacdo vertical estatica de uma viga sobre uma fundacdo de Winkler sujeita a um carregamento
vertical, o posicionamento das cargas verticais € tipico da passagem do comboio e coincide com 0s
eixos das rodas. A rigidez vertical idealizada é geralmente da ordem de 100 KN/mm por metro de via.

e W

Fig. 4.17 — Deformag&o vertical devido a quatro eixos de carga

A figura mostra que a via é levantada na zona proxima das cargas, este fenémeno denomina-se por
levantamento dinamico da via e ocorre devido a passagem das cargas rolantes. Este levantamento
reduz a resisténcia lateral e longitudinal do balastro e pode causar um aumento do perigo de
instabilidade.

4.6. IMPERFEICOES

As questdes da estabilidade lateral da via que afectam a seguranga das vias relacionam-se sobretudo
com a formacao e crescimentos das irregularidades laterais da via, devidas a relacdo das forcas L/V (L
- carga lateral; V - carga vertical) e forgas longitudinais, ou com o que é definido por desvio lateral da
via.

Os desalinhamentos existentes sdo tipicamente pequenos em magnitude, mas em combinag¢do com
outros pardmetros podem conduzir a condi¢fes de inseguranca tal como: galgamento das rodas,
variagdo dindmica da bitola, movimento de galope do bogie, encurvadura da via, ou condi¢des da via
que conduzem a niveis de conforto dos passageiros intoleraveis. Kish et al. (1998) referem ainda como
mecanismos importantes para o fendbmeno do desvio da via: efeitos das curvas, outras influéncias de
L/V tais como as cargas do vento e das rajadas, forcas de impacto verticais e a influéncia do
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levantamento dindmico da via. As causas principais dos desalinhamentos da via estdo sintetizadas no
Quadro 4.3.

Quadro 4.3 — Causas dos desalinhamentos da via

Ocoméncia Causa

1) Imperfei¢cdes iniciais (rodas) e defeitos da construgao

Formacéo dos defeitos 2) Relagéo de L/Vs elevadas devida aos movimentos de galope do bogie

iniciais da via ("pequenos’) | 3 Condigdes localizadas de balastro fraco

4) Forgas longitudinais

1) Aumento da relagao L/V do sistema férroviario devido ao aumento dos defeitos da linha

2) Relagdo de L/Vs elevadas devida aos movimentos de galope do bogie
Crescimento do alinhamento

deficiente
4) Passagens multiplas das rodas

5) "levantamento dindmico da via" devido as cargas verticais

1) Forgas longitudinais elevadas

2) Tyreduzida (tensao livre para além da temperatura)
Formagao repentina de uma ; . )
grande deformagéo na via 3) Defeitos do alinhamento causados pelo deslocamento da via

4) Curva de levantamento dinamica

N
2
(3)
(4)
N
(2)
(3) Forcas longitudinais elevadas devido ao AT
4)
(5)
M
2
(3)
(4)
(3)

5) reducgéo da resisténcia lateral

E essencial, para garantir os niveis de seguranca das vias ferroviarias, controlar as irregularidades
laterais estabelecendo limites para a mitigacdo do afastamento lateral da via. Para tal foi necessario
determinar o desvio lateral da via designado por irregularidade critica, d., para a qual a passagem de
trafego se torna instavel.

Normalmente definem-se trés niveis de irregularidades:

* §, — deficiéncia de alinhamento ap0s a construgdo e operagdo manutencdo, tipicamente na
ordemde 1 a4 mm;

* Jn— deficiéncia de alinhamento méxima admissivel antes da manutenc&o, situa-se no intervalo
dos 4 aos 8 mm;

* . — deficiéncia de alinhamento critica para a qual a manutencdo tem de ser forcosamente
realizada e a seguranca da via esta potencialmente comprometida.

De forma a incorporar as imperfei¢des no modelo, é usual considerar que o desvio dos nos é dado por
uma funcéo seno. A forma das imperfeicdes esta ilustrada na Fig. 4.18.

Amplitude (5)

Rail- 1

Rail- 2

Half sine wave length (i)
Fig. 4.18 — Tipo de imperfei¢éo a incorporar no modelo (Lim, N.H. [et al.], 2008)

O comprimento das imperfeigdes (A) corresponde a meio seno (metade do comprimento de onda da
funcdo) e, geralmente, considera-se que a amplitude (8) tem uma relagdo linear com o comprimento
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das imperfeicdes: A = m = §, onde m é constante. O valor de m pode andar entre 200 e 300 e para A é
comum adoptar-se um valor entre 10 e 20 metros.

4.7. CARGAS

4.7.1. DEVIDO A PASSAGEM DOS COMBOIOS

As cargas devido a passagem dos comboios tém componentes na direc¢do vertical, lateral e
longitudinal. Cada uma destas direc¢bes serd discutida em separado. A Fig. 4.19 apresenta um
esquema das forcas a ter em consideracéo.

i
A R R T T T T T T T R T i im Ry

Fig. 4.19 — Notacéo e dimens®@es especificas da via dadas no Eurocodigo 1 (2003)
(1) Superficie de rolamento
2 Forgas longitudinais a actuar no eixo longitudinal do centro da via
F;;  Forcado vento
Qn Forca de tracgéo
Qi Forga de travegem
Qs Forca de lacete
Q: Forca centrifuga
Q. Carga por eixo vertical
hy Altura da forca centrifuga em relacdo a superficie de rolamento
hw Altura da forca do vento em relacédo a superficie de rolamento
S Bitola

u Inclinacdo, distancia vertical entre a superficie superior dos dois carris num determinado local
ao longo da via
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4.7.1.1. Forcas verticais

No Eurocodigo 1 parte 2 (2003) sdo expostos 4 modelos de carga diferentes: modelo 71, modelo
SWI/0, modelo SW/2 e modelo HSLM (High Speed Load Model). Também se pode considerar o
modelo de carga “comboio vazio”, que consiste na consideracdo de uma carga uniformemente
distribuida de 10 kN/m. O modelo de carga 71 é o mais generalista e é o Unico retratado no presente
trabalho a titulo de exemplo.

Q wk=250kN 250kN 250kN 250kN

g =80kN/m Gy =BOKN/m

| 1
o (1 :Brl\__ 1,6m i 1,6m __\__ 1.6m J_D.Sr ] n L
| | | ]

Fig. 4.20 — Modelo de carga 71 e valores caracteristicos das cargas verticais dados no Eurocédigo 1 (2003)

O modelo de carga 71 (6.3.2), ilustrado na Fig. 4.20, representa o efeito estatico devido as cargas
verticais correspondentes a um trafego de comboios normal. A distancia (1) ndo apresenta nenhum
valor limite. Os valores caracteristicos das cargas devem ser multiplicados por um factor a, para linhas
sujeitas a trafego mais leve ou mais pesado que o normal. Quando multiplicadas por este factor as
cargas sao apelidadas de “cargas verticais classificadas”. O factor o deve ser um dos seguintes:

0,75-0,83-0,91-1,00-1,10-1,21-1,33 - 1.46
As accdes listadas abaixo devem ser multiplicadas pelo mesmo factor a:

* Cargas verticais equivalentes para terraplanagens e efeitos devidos a pressdo das terras de
acordo com 6.3.6.4;

* Forgas centrifugas de acordo com 6.5.1;

* Forca de lacete de acordo 6.5.2 (multiplicado por a s6 quando o> 1);

* Forgas de arranque e de frenagem de acordo com 6.5.3;

* Resposta combinada da estrutura (ponte) e da via para ac¢Oes variaveis de acordo com 6.5.4;

* AccOes de descarrilamento para SituacGes Acidentais de Dimensionamento de acordo com
6.7.1(2);

* Modelo de carga SW/0 para pontes em viga continua de acordo com 6.3.3 e 6.8.1(8).

Para linhas internacionais ¢ recomendado que o seja igual ou superior a 1. E permitido ao Anexo
Nacional restringir o a valores que sejam mais adequados a cada projecto.
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4.7.1.2. Forcas Laterais
As cargas laterais podem ser devido a forca de lacete ou a forcgas centrifugas.

A forca de lacete actua como uma forca concentrada no plano horizontal, no topo dos carris,
perpendicular ao eixo longitudinal da via. Deve ser tida em consideracdo tanto em via recta como
curva. O valor caracteristico da forca de lacete deve ser tomado como Qg = 100 kN segundo o
Eurocodigo 1.

A forca centrifuga tem de ser tida em conta quando a via é em curva, 0 seu valor caracteristico como
carga pontual Qg ou uniformemente distribuida gy pode ser obtido, respectivamente, pelas expressées
(4.2) e (4.3):

2

Qo = g+ (FQu) “2)
& 4.3
G = T (Fawe) )

onde f & um factor redutor, V é a velocidade maxima em km/h e r o raio da curva.

O factor redutor pode ser obtido pelo &baco da Fig. 4.21 ou pela expressédo (4.4):
(4.9)

V —120 /814 2,88
- [t )

—+ 1,75

1000 \ vV Ly

sendo obrigatoriamente superior ou igual a 0,35. L é 0 comprimento sujeito ao carregamento na curva,
gue no caso de uma ponte ndo deve ser considerado superior ao comprimento da ponte no seu
dimensionamento. O valor de f deve ser igual a 1 para V < 120 km/h ou L; < 2,88 m.

A
10 V= 120km/h
N
N
0.8 \\""““ 160
0.6 \
D 250
[ —
04 \.___ =300
1 "‘--._______
0,2
L
0,0 -
50 100 150 [m]

288

Fig. 4.21 — Factor f para 0 modelo de carga 71 e SW/0 dado pelo Eurocddigo 1 (2003)
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4.7.1.3. Forcas longitudinais

As cargas longitudinais dividem-se em forgas devido ao arranque e forcas devido a frenagem. Actuam
no topo dos carris e na direc¢do longitudinal da via como forgas uniformemente distribuidas. O valor
forcas de arrangue deve ser tomado como Qi = 33 KN/m e ndo deve ser superior a 1000 kN.
Analogamente, o valor das forcas de frenagem é Qi = 20 kN/m e nédo deve ser superior a 6000 kN.
Estes valores séo fornecidos pelo Eurocddigo 1 e dizem respeito ao modelo de carga 71.

4.7.2. TERMICAS

A temperatura neutra T, da via é definida como a temperatura a que o esforgo longitudinal médio no
carril € nulo. Se o carril estd impedido de se deformar, quando exposto a uma temperatura T resulta
um esforco axial N no carril de:

N = EAa(T — T,) (4.5)

em que E é o médulo de elasticidade, A a area do carril € o o coeficiente de dilatagdo térmica. No caso
de um aumento de temperatura o esforgo axial é de compressao, isto é, para uma temperatura no carril
superior a temperatura neutra. Se a distribuicdo da temperatura pela seccao do carril ndo for uniforme,
o diagrama de esforcos da sec¢do também ndo é uniforme resultando na flex&o do carril.

Para alem das condi¢Bes climéticas a temperatura dos carris também depende de factores como a
orientacdo dos raios solares, sombras de tineis ou viadutos, velocidade e direc¢do do vento, etc. As
medicGes mostram que a maxima temperatura dos carris € maior que a maxima temperatura do ar.
Esveld (2001) define uma relacéo entre a temperatura dos carris e do ar para 0s casos da existéncia de
sol e céu limpo ou céu nublado; com sol e céu aberto a temperatura dos carris chega a ser 15 a 20 °C
superior a da temperatura do ar. No verdo, em Portugal, a temperatura do ar pode atingir valores entre
35 a 40 °C. Portanto, a temperatura maxima dos carris andara entre 50 a 60 °C. A ERRI utilizou
valores entre 50 e 70 °C para a temperatura maxima e entre -30 e -10 °C para a temperatura minima,
no dimensionamento de diversas linhas ferroviarias europeias.

O intervalo de tempo entre a temperatura maxima e minima do ar e a temperatura maxima e minima
da estrutura também deve ser tido em conta. A temperatura média dos carris muda mais depressa que a
temperatura média da ponte. Assim, a diferenca entre a temperatura maxima e minima do tabuleiro da
ponte € menor gue nos carris.

Na Europa, a ERRI utilizou valores da temperatura neutra de dimensionamento entre 23 e 27 °C,
embora valores entre 5 e 35 °C tenham sido usados em situac@es climaticas extremas.

Os sistemas de travagem, como o conhecido por eddy current brakes (Fig. 4.22), também podem gerar
um aumento de temperatura nos carris. Os travdes eddy current diminuem a friccdo entre as rodas e 0s
carris e consequentemente o ruido provocado pela travagem, devido a este facto este tipo de travbes é
uma boa solucdo para os comboios de alta velocidade. No entanto, ao travar é gerada uma corrente
electromagnética que provoca um aumento da temperatura dos carris. Este aumento de temperatura
ndo se distribui uniformemente, a temperatura no topo dos carris € maior do que na base. O valor desta
variagcdo depende do nimero de comboios a travar e do nimero de imanes por comboio, assim como o
tempo entre 0os comboios que travam. A titulo de exemplo, 0 aumento pode ser da ordem 20 °C para
uma frequéncia da passagem de comboios de 10 minutos.
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Fig. 4.22 — TravBes eddy current de um comboio de alta velocidade aleméao (ICE3)
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5

ENCURVADURA LATERAL DA VIA

5.1. DEFINICAO DOS MODELOS

Com o objectivo de estudar a estabilidade lateral da via de BLS, utiliza-se 0 ANSY'S para se efectuar
uma analise ndo linear de trés modelos, idénticos aos idealizados por Lim et al. (2003).

Os resultados obtidos por Lim et al. foram comparados com as analises efectuadas por Kish et al.
(1982) e Ramesh (1985), que modelaram a via em viga e em carril-travessa a duas dimensoes,
respectivamente. Lim et al. comparou também alguns dos seus resultados com ensaios in situ
estudados por Kish et al. (1982), mas, no presente trabalho, s6 se comparam o0s resultados obtidos
através das analises numéricas dado a falta de informac&o sobre estes ensaios.

Os trés modelos correspondem a trogos de 199,92 m em linha recta, com imperfei¢des na zona central
da via. Algumas analises paramétricas, como Lim et al. (2008) demonstraram que para se obter um
valor aceitavel de Tgyn 05 modelos devem ter um comprimento minimo de aproximadamente 200 m.

A modelacéo é feita tal como descrito no capitulo 4, ou seja, elementos de barra tridimensionais de
seis graus de liberdade (trés de translacdo e trés de rotagdo) a simular os carris e as travessas e
elementos de mola para o balastro e as palmilhas. Nos carris € tida em conta a deformacao por corte,
teoria da viga de Timoshenko. A Unica carga a actuar € uma varia¢do de temperatura nos carris, nao se
consideram forcas devido a eventuais passagens dos comboios. O objectivo principal € registar os
valores de Tgmax € Temin NESta situagdo, comparar com os resultados obtidos por cada um dos autores
e tirar conclusBes sobre qual a temperatura de seguranca. Posteriormente efectua-se uma analise de
sensibilidade destes dois pardmetros, variando caracteristicas tanto do balastro como das palmilhas.

O Quadro 5.1 apresenta de forma comparativa 0s modelos dos diferentes autores. As principais
diferencas estdo relacionadas com o tipo de modelo (viga ou carril-travessa) e os graus de liberdade
por nd considerados. Os carris RE132 correspondem a seccdo AREAL132 do Quadro 4.1. O
comprimento da via e o comprimento das imperfeicdes sdo ligeiramente diferentes de caso para caso,
mas sdo sempre da ordem de 200 e 11 metros, respectivamente. A seccdo utilizada para os carris foi
sempre a mesma, as suas propriedades estdo no Quadro 5.2. Lim et al. (2003) assume que as travessas
tém as dimensdes do tamanho 4 recomendado AREA e sdo de madeira carvalho branco, as
propriedades das travessas estdo representadas no Quadro 5.3. A rigidez para as palmilhas de dois
fixadores, Quadro 5.4, foi estimada para travessas de madeira e carris RE132. Como geralmente se
considera que o valor da rigidez é igual a qualquer uma das trés rotacdes, este conjunto de rigidezes
pode-se denominar por rigidez torsional.
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Os valores da resisténcia lateral e longitudinal do balastro sdo os mesmos utilizados por Ramesh
(1985). A resisténcia vertical do balastro foi calculada com base no valor de 35.161,5 kN/m?, que diz
respeito a um espacamento de travessas de 51 cm.

Na realidade, as extremidades dos carris ndo estdo livres de se deslocarem. N&o estdo apoiadas nem
encastradas, mas estdo elasticamente restringidas na direccao longitudinal com uma certa rigidez.

Quadro 5.1 — Parametros da via

Modelo de viga Modelo carril-travessa Modelo do presente
Parametros (Kish, A. [et 2-D (Ramesh, M.S., trabalho (Lim, N.H.
al.], 1982) 1985) [et al.], 2003)
Carris RE132 RE132 RE132
Material - Madeira Madeira
Travessas )
Dimensdes - 17,8x20,3x259cm® 17,8x20,3x259cm®
Espacamento 50,8 cm 51 cm 51 ¢m
das travessas
Bitola - 143,5cm 143,5cm
Comprimento 199,95 m 200,15 m 199,92 m
da via
Condicoes L
. 98e3 kN/m Apoios simples 98e3 kN/m
fronteira
Resisténci Fp 9,52 kKN/m 9,52 kKN/m 9,52 kN/m
esisténcia
lateral do Rigidez 3,175 mm
balastro W constante 3175 mm 2 mm
Resisténci Fp? 12,15 KN/m 12,15 KN/m 12,15 KN/m
esisténcia
longitudinal Rigidez 12,7 mm
do balastro Wp constante 12,7 mm 3mm
Resisténcia
vertical do - - 35 161,5 kN/m?
balastro
) Amplitude 4,064 cm 4,064 cm 4,064 cm
Imperfeicoes ]
Comprimento 10,97 m 11,18 m 11,22 m

Palmilhas

dois fixadores

dois fixadores

quatro fixadores

% por espagamento entre travessas
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Quadro 5.2 — Propriedades do carril RE132

Area 83,548 cm’
Momento de inércia (maior) 3671,16 cm*
Momento de inércia (menor) 591,05 cm*
Constante torsional 365,82 cm’
Constante de empenamento 28 035 cm®
Altura do centro de gravidade (em relagdo a base) 8,13 cm
Altura do centro de corte (em relacéo a base) 54 cm
Altura do centro de gravidade do banzo inferior (em relagéo a base) 1,11 cm
Maddulo de elasticidade 210 GPa
Madulo de distorgado 81 GPa
Coeficiente de dilatacdo térmica linear 11,5e-6 °C*

Quadro 5.3 — Propriedades da travessa

Area

361,3 cm?

Momento de inércia (maior)

12 431,4 cm*

Momento de inércia (menor)

9518 cm*

Constante torsional

19 408,4 cm*

Maédulo de elasticidade

12,3 GPa

Madulo de distor¢do

3,47 GPa

Quadro 5.4 — Propriedades das palmilhas de dois fixadores

Rigidez longitudinal

5260 kN/m

Rigidez lateral

26 302 kN/m

Rigidez vertical

35069 kN/m

Rigidez rotacional longitudinal

166,3 kNm/rad

Rigidez rotacional lateral

166,3 kNm/rad

Rigidez rotacional vertical

166,3 kNm/rad
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Na Fig. 5.1 estdo representados os dois carris, carril 1 e carril 2, e a orientacdo dos eixos. O eixo X
corresponde a direccdo longitudinal, o eixo y a direc¢do lateral e o eixo z a direccdo vertical. Os trés
modelos dividem-se em modelo A, Bl e B2 estdo esquematizados na Fig. 5.2 e 5.3 em corte

longitudinal. Os modelos diferem no valor de Wp, rigidez torsional das palmilhas e condicdes
fronteira, 0 Quadro 5.5 apresenta um resumo destas diferencas.

A
Y
111 1 O 01 S Carril 1
NNV YV
A A A AL A A A .
O R 7 R 0~ s 07 B 8 7 R 0/~ W 47 R 7 Carril 2
o—
Z X

Fig. 5.1 — Vista em planta dos carris e orientacéo dos eixos

Bl Rala2 2-CUT SPIKE FASTENER

O ~O o O~O
o9 DS
P20P0 P00 bPOFOFRFS

WOODEN TIE ; AREA Recommendation Size 4
<—>

51 cm
< >
199.92 m

Fig. 5.2 — Corte longitudinal do modelo A (Lim, N.H. [et al.], 2003)

RAIL ; RE132

%

OBRSL o

2-CUT SPIKE FASTENER
m
’_’\’u'v

O
FPoF¢ PoPPRAS
WOODEN TIE : AREA Recommendation Size 4
Fig. 5.3 — Corte longitudinal dos modelos B1 e B2 (Lim, N.H. [et al.], 2003)
Quadro 5.5 — Descricdo dos modelos
Wp (mm) Rigidez tor_smnal Condicges
Modelo — das palmilhas .
Lateral ~ Longitudinal (kNm/rad) fronteira
A 3,175 12,7 166,3 Apoios simples
Bl 3,175 3,0 166,3 98*10° kN/m
B2 2,000 3,0 249,3 98*10° kN/m
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No modelo A ambos os carris estdo simplesmente apoiados, isto é, os nds das extremidades estdo
impedidos de se deslocarem nas trés direc¢cdes, mas as rotagdes ndo estdo impedidas. As condigdes
fronteira e os pardmetros da via do modelo A sdo idénticos ao modelo de Ramesh (1985). Os modelos
B1 e B2 aproximam-se mais do modelo de Kish et al. (1982). Sdo considerados dois casos pois, dada a
falta de dados, Lim et al. (2003) considera dois valores diferentes para Wp (lateral) e dois valores
diferentes para a rigidez torsional das palmilhas. No proximo subcapitulo sdo confrontados os
resultados obtidos com 0 ANSY'S com os obtidos pelos diferentes autores.

5.2. RESULTADOS

Para se obter directamente curvas temperatura-deslocamento do tipo da Fig. 2.8 através de uma analise
ndo linear, 0 ANSYS apenas tem a disposicdo o método de controlo do comprimento de arco. Apos
efectuadas diversas anélises de modelos da via e exemplos mais pequenos, como 0s apresentados no
capitulo 3, verificou-se que é muito dificil (ou até impossivel) obter resultados pelo método de
controlo do comprimento de arco no ANSYS quando a carga da estrutura € uma variacdo de
temperatura. Uma possivel explicacdo pode passar pelo tipo de carregamento, pois para o caso de
forcas o meétodo funciona, mas quando a solicitacdo é uma temperatura 0o método apresenta
dificuldades em convergir ou converge para valores irrealistas.

Como alternativa ao método de controlo do comprimento de arco 0 ANSYS apresenta 0 método de
Newton-Raphson com estabilizador. Este método alternativo baseia-se no método de Newton-
Raphson, mas consegue obter solu¢do para cargas superiores a carga critica. A desvantagem do
método é a impossibilidade de captar inclinagdes negativas da curva carga-deslocamento, porque 0s
incrementos de carga tém de ser sempre positivos, e por isso ndo é possivel obter directamente o valor
de Tgmin. Em 5.2.1 é apresentada uma metodologia que permite, de forma aproximada, contornar este
problema.

5.2.1. METODOLOGIA PROPOSTA

Em geral, Tgmax € maior que Tgmin, Mas nalgumas situagdes de resisténcia lateral insuficiente isso
pode ndo acontecer. Pela Fig. 2.8, é perceptivel que se efectuarmos mais que uma analise da estrutura
variando a resisténcia lateral, nos casos em que Tgmax < Temin @S CuUrvas passam sempre pelo mesmo
ponto associado a Tg vy Se este ndo variar devido a variacdo da resisténcia lateral. Neste caso especial
ndo existe nenhuma inclinacdo negativa da curva temperatura-deslocamento, logo é perfeitamente
possivel obter a curva completa com o método de Newton-Raphson com estabilizador. Se esta
hip6tese funcionar e Tg iy N80 Variar, ou variar muito pouco, pode ser encarada como uma alternativa
valida para se obter o importante valor de Tg mn-

Van (1997) apresenta um grafico, Fig. 5.4, que esquematiza a influéncia de Fp, Fl, Wp ¢ 6 em Tg max €
Temin (correspondem a Ty € Trin), baseando-se numa andlise de sensibilidade dos pardmetros de um
modelo de viga.
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temperature

TmﬂX'

T minA

‘S’ displacement

Fig. 5.4 — Influéncia dos parametros da via em Tgmax € Temin (Van, M.A., 1997)

A curva representada na Fig. 5.4 é parte da resposta da via em pds-encurvadura, o tramo a esquerda de
Temin € instavel e o tramo a direita de Tgmy € estavel. Numa via em recta e sem imperfeigdes 6 a
temperatura de encurvadura cresce infinitamente. A curva sobe para pequenos deslocamentos se Fp for
maior e para grandes deslocamentos se Fl for maior. Sé faz sentido falar da influéncia de Fl se o
balastro for modelado com softening.

A imperfeigao o e a rigidez lateral do balastro, representada por Fp/Wp, determinam o tramo da curva
temperatura-deslocamento em fase eléstica. Se as imperfei¢cdes forem maiores este tramo desloca-se
para a direita e um menor Wp aumenta a sua inclinagdo. Por isso, maiores imperfei¢des resultam num
menor Tguax € Uma maior rigidez lateral resulta no aumento de Tgmax. O valor de Tgwn ndo é
afectado pela variacdo das imperfeicGes ou da rigidez lateral, desde que, os tramos el&stico e plastico
se intersectem a esquerda de Tg min-

Com a ajuda do esquema da Fig. 5.4 Van tirou algumas conclusdes:
* Fp e Flinfluenciam principalmente Tgmax € T min, respectivamente;
* O valor de & influencia principalmente Tgmax, Nd0 influenciando Tg min;
* Avrigidez lateral do balastro também influencia muito Tg yax € nada Tg min;

* No caso de grandes imperfeicBes e/ou uma rigidez lateral do balastro muito baixa, a
interseccdo entre os tramo elastico e o tramo pléstico da-se a direita de Tgmin. O que significa
que ndo existe Tg max-

Se se efectuarem varias analises para 0os modelos A, B1 e B2 variando o valor de Wp, ou seja, a
rigidez do balastro, o valor de Tgmin N0 Se deve alterar, ao contrério de Tguax. Os resultados obtidos
por Van, para a variagao de Tg v, €Stdo apresentados na Fig. 5.5 e mostram que a variagdo de Tgmn €
praticamente nula. O ERRI Specialists’ Committee D 202 (1999b) confirma o facto do valor de Tg min
ndo se alterar, apresentando um gréfico idéntico ao da Fig. 5.5 para o justificar. J4 Lim et al. (2008)
apresenta resultados em que Tgmax € Temin diminuem com o0 aumento de Wp e Tgmax Varia de forma
menos pronunciada do que nas Fig. 5.5 e 5.6. Isto indica de que nem sempre Tgwmn pode ser
independente do valor de Wp, mas esta discordancia pode ser devida ao programa de célculo e a
metodologia utilizada por Lim et al. (2008).
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Fig. 5.5 — T versus Wp (Van, M.A., 1997)

Com base nesta constatacdo propds-se uma metodologia para a avaliagdo da resposta na via em fungéo
da temperatura. Considerando o modelo B1 efectuaram-se vérias analises para diferentes valores de
Wp (correspondente a diferentes valores da deformagdo para o pico da resisténcia lateral do balastro)
obteve-se os resultados da Fig. 5.6.

100 -
90 - w, (mm)
80 - \
70 -
o0 3.175
LI .
40 - :
30 - e—31.75
20 e 47.625
10 95.25
0 - ; ; .
0,0 0,2 0,4 0,6

Deslocamento lateral (m)

Fig. 5.6 — T versus deslocamento lateral para diferentes Wp do modelo B1

Como se observa na Fig. 5.6, para rigidezes laterais baixas Tguax € menor que Tgmin. ISto verifica-se,
nitidamente, para Wp igual a 31,75, 47,625 e 95,25. Estas curvas intersectam-se aproximadamente no
mesmo ponto, que corresponde a Tgmn. Quando Wp = 95,25 mm ja ndo se consegue identificar o
valor de Tgmax, Porque a curva ndo tem grandes variagdes de inclinagdo devido a baixa rigidez lateral.
Definido o valor de Tgun € 0 correspondente deslocamento, é possivel estimar a parte plastica da
curva temperatura-deslocamento. Assume-se que a curva estimada sobrepde-se as curvas de Wp igual
a 31,75 e 47,625 para deslocamentos laterais superiores ao de Tgwn. A CUrva a tracejado representada
na Fig. 5.7 corresponde a resposta estimada da via em fase plastica, que se obteria com o método de
controlo do comprimento de arco ou com o método de controlo dos deslocamentos.
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Fig. 5.7 — Construgdo da resposta plastica previsivel da via

O mesmo género de grafico pode ser obtido para os deslocamentos verticais e rotacdo longitudinal,
onde os valores de Tgmax (temperatura de encurvadura) e Tgwn (temperatura de seguranca) também
sdo perceptiveis. Por isso, pode-se seguir o mesmo procedimento de modo a obter o deslocamento
vertical e o &ngulo de rotag&o longitudinal, ou &ngulo de tor¢do, para Tg min-

O facto de as rectas se intersectarem no mesmo ponto indica que esse € um ponto fixo e que ndo
depende do valor de Wp. Se Wp influenciasse o valor de Tg vy deixaria de existir esse ponto comum
as curvas, o0 gue ndo acontece na Fig. 5.6 nem se constata para os outros dois modelos.

5.2.2. COMPARACAO DOS MODELOS

As curvas temperatura versus deslocamento lateral, deslocamento vertical e &ngulo de tor¢do do no
central do carril 2 estdo na Fig. 5.8 a 5.16, respectivamente. Os resultados foram obtidos com ANSYS
através do método de Newton-Raphson com estabilizador segundo a metodologia j& descrita. Nas
curvas o valor de Tg vax esta representado por um losango e o de Tg iy por um tridngulo.

Para os trés casos atingir a temperatura de encurvadura significa que a maior parte das molas da zona
central da via, relativas a resisténcia lateral do balastro, ja plastificou. Apesar de a magnitude do
deslocamento vertical e do angulo de torcdo no no central ser pequena quando comparada com 0s
deslocamentos laterais, ndo deve ser desprezada. Portanto, a instabilidade das vias de BSL é um
problema tridimensional, ndo bidimensional.

As curvas temperatura-deslocamento lateral e deslocamento vertical obtidas por Lim et al. (2003)
apresentam boa concordancia com as calculadas pelo método indirecto, Fig. 5.8 a 5.13. Nas curvas
temperatura-angulo de tor¢do, Fig. 5.14 a 5.16, a diferenca angular entre Tgmax € Tegmin € Mmenor do
que nos resultados de Lim et al. (2003), o que pode ser devido aos &ngulos de tor¢do apresentados
serem muito pequenos resultando nalguma sensibilidade face as consideracdes tomadas na modelagédo
e na analise.
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Fig. 5.8 — Curvas temperatura-deslocamento lateral no n6 central do carril 2 do modelo A
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Fig. 5.9 — Curvas temperatura-deslocamento lateral no n6 central do carril 2 do modelo B1
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Fig. 5.10 — Curvas temperatura-deslocamento lateral no né central do carril 2 do modelo B2
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Fig. 5.11 — Curvas temperatura-deslocamento vertical no né central do carril 2 do modelo A
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Fig. 5.12 — Curvas temperatura-deslocamento vertical no né central do carril 2 do modelo B1

80 1 74,2

o | --.. Modelo B2
73 e 58,7

I e

50 - 57
40 -+

30 -
20 - — ANSYS

T
(°c)

o4 ===-- Lim et al. (2003)

0 T T T T 1
OE+0 2E-5 4E-5 6E-5 8E-5 1E-4

Deslocamento vertical (m)

Fig. 5.13 — Curvas temperatura-deslocamento vertical no né central do carril 2 do modelo B2
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Fig. 5.14 — Curvas temperatura-angulo de tor¢édo no né central do carril 2 do modelo A
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Fig. 5.15 — Curvas temperatura-angulo de tor¢@o no né central do carril 2 do modelo B1
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Fig. 5.16 — Curvas temperatura-angulo de tor¢do no n6 central do carril 2 do modelo B2
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O Quadro 5.6 resume os resultados obtidos com 0 ANSY'S e pelos outros autores para as temperaturas
de encurvadura e de seguranca. Ndo existem muitas diferencas para os valores obtidos por Lim et al.
(2003), que se situam entre 1,0 e 5,9 % para a temperatura de encurvadura e entre 1,9 e 4,3 % para a
temperatura de seguranca. Os valores apresentados estdo arredondados a unidade, dado que o
incremento de carga maximo considerado em cada analise no ANSY'S é de 1 °C.

O modelo de Kish et al. (1982), correspondente ao modelo B, ndo contempla a plasticidade do balastro
na direcc¢do lateral, por isso, s6 € possivel comparar o valor da temperatura de encurvadura porgque nao
existe Tgmin. O valor da temperatura de encurvadura obtido por Kish et al., de 75,6 °C, aproxima-se
mais do modelo B2. No entanto, este Unico valor ndo é suficiente para concluir qual dos modelos, B1
ou B2, se aproxima mais do analisado por Kish et al.

Na andlise com o modelo A obtém-se uma temperatura de seguranca idéntica a de Ramesh (1985) e
ligeiramente superior, apenas 2 °C, em relacéo a obtida por Lim et al. (2003). O valor da temperatura
de encurvadura é o que difere mais, mas as analises tridimensionais mais completas sugerem um valor
substancialmente mais baixo que o obtido por Ramesh.

Quadro 5.6 — Comparacéao dos valores de temperatura de encurvadura e de seguranca

Lim et al. Kish et al. Ramesh
Modelo ANSYS (2003) (1982) (1985)
A Tgmax (°C) 66 62,3 - 78,3
Temin (°C) 49 471 - 49,4
Tgmax (°C) 68 69,7 -
Bl TB,MAX
Tewmin (°C) 52 53,0 _
Tgmax (°C) 73 74,2 - R
B2 75,6 °C
Tewmin (°C) 57 58,7 -

Em todos os modelos a diferenca Tg max-Temin €Sta entre 5 e 20 °C, o que significa que a temperatura
de seguranca pode ser considerada igual a maxima variagdo de temperatura admissivel de cada
modelo, segundo o Quadro 2.1.

As Fig. 5.17 a 5.21, mostram as deformadas dos carris e das travessas depois de ser atingida a
temperatura de encurvadura. As deformadas sdo similares as apresentadas por Lim et al. (2003) e
podem ser obtidas a partir de qualquer um dos modelos.

Avaliando a deformada dos carris em vista longitudinal, Fig. 5.18, nota-se que existe levantamento
nalgumas partes da zona central da via. Apesar de 0s deslocamentos verticais serem muito pequenos, o
levantamento dos carris pode significar perda de resisténcia lateral e longitudinal, sendo necesséario ter
atencdo nesses casos. As curvas temperatura-deslocamento vertical do carril 1 sdo semelhantes & do
carril 2 mas os deslocamentos sdo sempre negativos. Isto significa que o carril 1 tem sempre tendéncia
a levantar no centro da via, mesmo antes de se atingir a temperatura de encurvadura.

As travessas da zona central da via ndo se deformam todas da mesma forma na direccdo vertical. A
travessa do centro da via, onde as imperfei¢cfes sdo maiores, deforma-se em forma de U (Fig. 5.19),
enquanto a travessa que se encontra no inicio das imperfeigdes, ou seja, a 5,61 m do centro, deforma-
se em forma de S (Fig. 5.20).
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Fig. 5.17 — Deformada da zona central (vista em planta)
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Fig. 5.18 — Deformada da zona central (vista longitudinal)
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Fig. 5.19 — Deformada da travessa central (corte
transversal)

Fig. 5.20 — Deformada da travessa do inicio das
imperfeigBes (corte transversal)

O Carril 1 Carril 2

Fig. 5.21 — Deformada da travessa central (planta)
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Lim et al. (2003) apresentam esquematicamente a deformada dos carris e das travessas depois de
atingida a temperatura critica.

A deformada dos carris vista em planta e longitudinalmente, Fig. 5.22 e 5.23, é praticamente igual a
obtida com 0 ANSY'S e exposta nas Fig. 5.17 e 5.18.

Na deformada das travessas ja existem algumas diferencas. Em corte transversal, Fig. 5.24, Lim et al.
(2003) apenas apresentam um tipo de deformada, em S, e ndo é referido a que local da via esta
corresponde. Nos resultados obtidos com 0 ANSYS as extremidades das travessas sdo “puxadas” para

a sua posic¢do inicial devido ao efeito da fundacdo elastica, 0 mesmo ndo acontece na Fig. 5.24. Ja a
deformada vista em planta, Fig. 5.25, é similar a da Fig. 5.21.

Fig. 5.22 — Deformada da zona central, vista em planta (Lim, N.H. [et al.], 2003)

Fig. 5.23 — Deformada da zona central, vista longitudinal (Lim, N.H. [et al.], 2003)
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Fig. 5.25 — Deformada das travessas, vista em planta (Lim, N.H. [et al.], 2003)
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5.2.3. ESFORGOS NOS MODELOS B1 E B2

Neste subcapitulo resumem-se os esforcos obtidos através do ANSYS para o modelo B1 e B2. Alguns
dos resultados podem ser comparados com os obtidos por Kish et al. (1982) no modelo de viga e nos
ensaios in situ. Os esfor¢os sdo idénticos em ambos os carris até se atingir a temperatura de
encurvadura. Depois de atingido o valor critico da temperatura, os esfor¢os apresentam diferencas,
excepto 0 momento segundo 0 eixo de menor inércia. Lim et al. (2003) referem que estas diferencas
existem devido ao efeito das travessas e das palmilhas na zona de encurvadura, onde predominam os
comportamentos lateral, vertical e torsional.

E importante avaliar o esforco axial instalado nos carris, pois a ocorréncia de encurvadura esta
directamente relacionada com este esfor¢o sendo ainda um valor facil de obter experimentalmente.
Como se estd a avaliar a resposta da via ao aumento da temperatura, o esfor¢o axial nos carris é
sempre de compressdo. A forca de compressdo ndo € igual a EAaAT, na realidade, é ligeiramente
inferior porque o deslocamento longitudinal ndo estd completamente bloqueado, mas tem uma rigidez
associada.

A Fig. 5.26 mostra a relacdo da forca de compressdo com o deslocamento lateral, estas curvas obtém-
se directamente pelo método de Newton-Raphson com estabilizador. As curvas da Fig. 5.27,
temperatura-forca de compressao, como evidenciam o valor de Tg iy tEm de ser obtidas e estimadas
através de varias andlises, variando a rigidez lateral do balastro.
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Fig. 5.26 — Forca de compresséo-deslocamento lateral no centro do carril 2
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Fig. 5.27 — Temperatura-forca de compressao no centro do modelo B1

O Quadro 5.7 apresenta uma sintese do esfor¢co axial maximo obtido em cada um dos modelos. Estes
valores sdo registados para o centro da via, para a temperatura de encurvadura. A forga de compresséo
méaxima no modelo B2 é 1 412 kN e assemelha-se mais ao valor obtido por Kish et al. (1982) de 1 467
kN no seu modelo de viga. O valor de 1 317 kN, obtido no modelo B1, estad mais préximo do registado
experimentalmente, de 1 336 kN. Analogamente aos valores da temperatura de encurvadura e de
seguranca, a forca de compressdo méxima é ligeiramente inferior & obtida por Lim et al. (2003) para
0s modelos B1 e B2.

Quadro 5.7 — For¢a de compressdo maxima no centro da via, comparacéo entre os diferentes modelos

Obtida
Modelo ANSYS Limetal. (2003) Kishetal. (1982) experimentalmente
(Kish, A. [et al.], 1982)
Bl 1317 kN 1347 kN
1467 kN 1336 kN
B2 1412 kN 1433 kN

O valor maximo da for¢a de compressdo medido experimentalmente ndo coincide com 1 336 kN
medidos no centro da via. Esse valor é da ordem de 1 450 kN e registou-se, sensivelmente, entre 20 a
30 metros do centro. Este pico ndo acontece nos resultados obtidos com 0 ANSY'S nem por Lim et al.
(2003). Na Fig. 5.28 esta representada a forga de compresséo para Tgmax €m funcdo da distancia ao
centro da via, o valor méximo coincide com o centro e o valor minimo com a extremidade dos carris.

O deslocamento longitudinal para Tg uax em funcéo da distancia ao centro da via esta ilustrado na Fig.
5.29. O seu valor minimo localiza-se no centro da via e coincide com a forca de compressdo maxima,
0 maximo localiza-se no extremo e coincide com a forca de compressdo minima. O deslocamento
longitudinal méximo é de, aproximadamente, 10 mm, igual ao obtido por Lim et al. (2003). O valor
maximo obtido experimentalmente é inferior, aproximadamente 6 mm, mas também foi registado a
100 metros do centro.
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A evolucdo dos momentos associados aos eixos de menor (Mz) e maior (My) inércia com o aumento
de temperatura, no modelo B1, esta representada nas Fig. 5.30 e 5.31, respectivamente.

O momento Mz é igual nos dois carris, como j& referido. Isto deve-se ao facto de os dois carris se
deformarem lateralmente da mesma forma. O seu valor para a temperatura de seguranca é de,
aproximadamente, 28 KNm.

O momento segundo o eixo de maior inércia, My, estd associado aos deslocamentos verticais, dai a
diferenca de sinais do momento nos dois carris depois de atingida a temperatura de encurvadura. Lim
et al. (2003) apresenta curvas semelhantes, mas com o momento de sinal negativo nos dois carris
depois de atingida a temperatura de encurvadura. Ora, se, no centro da via, um dos carris levanta e 0
afunda, isso ndo faz sentido, fisica e matematicamente, pois no estado deformado as curvaturas sdo de
sinal contrério.
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Fig. 5.28 — Distribuicio da for¢a de compresséo do carril 2 para Tgmax
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Fig. 5.31 — Temperatura-My no centro do modelo B1

Lim et al. (2003) apresenta algumas razGes para justificar as diferencas entre os resultados obtidos
numericamente e experimentalmente:

1) Falta de informacéo sobre:
a) Dimensdes das travessas;
b) Tipo de sistema de fixacéo;
c) Limite plastico da resisténcia lateral e longitudinal do balastro;
d) Rigidez vertical do balastro;
2) Nos ensaios, a temperatura registada ndo é constante ao longo dos carris.

Quanto as diferencas entre os resultados numéricos do modelo tridimensional e 0 modelo de viga,
podem ser justificadas pelos seguintes aspectos:

1) O modelo de viga ndo contempla a existéncia de travessas e palmilhas, nem tem em conta os
deslocamentos verticais e a rotacdo segundo o eixo longitudinal,

2) Assume que a forga de compressdo € igual e constante nos dois carris no centro da via;

3) As resisténcias lateral e longitudinal do balastro sdo modeladas com um comportamento linear-
elastico.

E importante realcar que Lim et al. (2003) desprezou a deformagc&o por corte nos seus modelos, que
foi considerada nos modelos do presente trabalho. Mas, no entanto, Lim et al. modelou o elemento dos
carris com sete graus de liberdade por n6, um grau de liberdade adicional associado ao empenamento
da sec¢do, ndo contemplado no presente trabalho. Em analises prévias verificou-se que a influéncia
deste sétimo grau de liberdade é praticamente nula.
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5.3. ANALISE PARAMETRICA

Van (1997, p. 121) realizou um estudo paramétrico utilizando um modelo de viga bidimensional com
3 graus de liberdade por nd (translagdes no sentido longitudinal e lateral e rotagdo no plano lateral). O
modelo tinha um comprimento de 47,5 m simulando uma via em curva de raio constante. Considerou
imperfeicdes de comprimento A ¢ amplitude & no centro do modelo, onde o comprimento A
corresponde a metade do comprimento de onda de uma fungdo seno (meio seno). Cada uma das
extremidades do modelo estava restringida longitudinalmente por uma mola, tal como os modelos B1
e B2 do presente trabalho. Alguns dos resultados obtidos por Van sdo expostos neste subcapitulo de
forma comparativa.

Os modelos tridimensionais apresentados neste capitulo sdo mais completos que um modelo de viga
bidimensional, pois cada travessa, cada palmilha e cada carril sdo modelados de forma independente
com elementos de barra ou mola. Este tipo de modelos permitem analisar a influéncia de travessas e
fixadores inexistentes, para além da influéncia de todos os outros pardmetros na estabilidade da via.

A metodologia apresentada em 5.2.1 pode ser encarada como uma analise de sensibilidade do
parametro Wp, deslocamento de pico associado a resisténcia lateral do balastro, que tem grande
influencia na temperatura de encurvadura. Como se verifica pela Fig. 5.6 a temperatura de
encurvadura é inferior & de seguranga quando o valor Wp passa de 3,175 mm a 31,75 mm. O
objectivo, neste subcapitulo, é estudar como variam as temperaturas de encurvadura e de seguranga
com a variacdo de outros parametros importantes, como a rigidez torsional das palmilhas, a amplitude
maxima das imperfeicbes e o comprimento da via abrangido pelas imperfei¢des. A variagdo dos
parametros cinge-se ao modelo B1.

Para obter o valor de Tgyn cOm 0 ANSYS cada vez que se muda o valor de um dos parametros, é
necessario recorrer ao método explicado em 5.2.1. O que significa que cada variagdo implica, pelo
menos, quatro analises com diferentes valores de Wp ao modelo. Uma analise para Wp igual a 3,175
mm, de forma a determinar Tguax, € pelo menos trés analises para valores maiores de Wp, com a
condig&o as trés curvas se intersectem em Tg yn-

Em geral, os resultados destas analises de sensibilidade sdo muito semelhantes aos obtidos por Van
(1997, p. 123), que apresenta uma analise mais completa a cada um dos parametros. Esses resultados
estdo ilustrados nas Fig. 5.35 a 5.37. Os valores dizem respeito ao modelo de viga estudado pelo
proprio Van.

5.3.1. INFLUENCIA DA RIGIDEZ TORSIONAL DAS PALMILHAS

Para a rigidez torsional das palmilhas foi efectuada mais uma analise, desta vez com uma rigidez
maior de 249,3 kNm/rad, ver Fig. 5.32. Esta maior rigidez corresponde a palmilhas com quatro
fixadores (pregos), em vez de dois. A temperatura de seguranga subiu de 52 para 57 °C, mostrando que
aumentar a rigidez torsional das palmilhas pode ser uma forma eficaz de aumentar e preservar a
seguranca da via. Por sua vez, a temperatura de encurvadura sobe apenas 2 °C, de 68 para 70 °C. E
ainda de realcar que a temperatura de seguranca é igual a do modelo B2, onde a rigidez torsional das
palmilhas é também de 249,3 kNm/rad.
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Fig. 5.32 — T versus rigidez torsional das palmilhas

Para a rigidez torsional das palmilhas Van utilizou valores muito superiores, chegando aos 3 000
kNm/rad por metro de via, que corresponde a 765 KNm/rad por palmilha para um espagamento de 0,51
metros entre travessas. Na Fig. 5.32 o valor de 249,3 kNm/rad corresponde a 977,6 kNm/rad por metro
de via e 166,3 kNm/rad a 652,2 kNm/rad por metro de via. Nos modelos do presente trabalho ndo é
realista utilizar-se valores superiores a 250 kNm/rad por palmilha, valor maximo recomendado para
travessas de madeira pelo ERRI Specialists’ Committee (1999a, p. 3). Pela analise da Fig. 5.33
constata-se que a rigidez torsional das palmilhas tem mais influéncia no valor da temperatura de
seguranca, como verificado na Fig. 5.32.
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Fig. 5.33 — T versus rigidez torsional das palmilhas (Van, M.A., 1997, p. 123)
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5.3.2. INFLUENCIA DA AMPLITUDE DAS IMPERFEIGOES

Geralmente, para desalinhamentos laterais superiores a 1 cm € necessario proceder-se & manutencao da
via, obrigando a que os desalinhamentos ndo ultrapassem um valor entre 1 a 4 mm depois de
realizadas as opera¢des de manutencdo. Os modelos do presente trabalho foram idealizados com uma
amplitude de imperfeicdes de 4,064 cm, ou seja, uma situacdo desfavoravel onde seria forcosamente
necessario proceder-se as operagcdes de manutencdo. Na anélise do modelo Bl considerou-se
amplitudes entre 1 e 4 cm e Van (1997, p. 123) utilizou valores preferencialmente entre 1 e 5 cm.

A variacdo da amplitude das imperfeicdes influencia significativamente o valor de Tguax, Chegando a
ultrapassar 100 °C para amplitudes inferiores a 2 cm (Fig. 5.34). Na verdade, este valor deve tender
para infinito quando a amplitude é igual a zero. O valor de Tgyn € Mmenos afectado que Tg pax-
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Fig. 5.34 — T versus amplitude méaxima das imperfei¢cdes

Os resultados obtidos por Van através da variacdo da amplitude das imperfeicdes no seu estudo estdo
na Fig. 5.35 e a forma como a temperatura de encurvadura e a temperatura de seguranca se alteram é
muito semelhante a apresentada na Fig. 5.34. Tanto a Fig. 5.34 e 5.35 evidenciam que quanto maior a
amplitude das imperfeicdes menor a temperatura de encurvadura e a temperatura de seguranca,
embora esta Gltima varie de forma muito menos pronunciada.
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Fig. 5.35 — T versus amplitude maxima das imperfei¢cdes (Van, M.A., 1997, p. 123)

5.3.3. INFLUENCIA DO COMPRIMENTO ABRANGIDO PELAS IMPERFEICOES

O comprimento abrangido pelas imperfeigdes situa-se, geralmente, entre 10 a 20 metros para grandes
desalinhamentos, superiores ao maximo admissivel para a dispensa de manutencao, ou seja, superiores
a 1 cm. Para menores desalinhamentos o comprimento das imperfeicdes também é menor, na ordem
de poucos metros para desalinhamentos relativos a tolerancia ap6s a constru¢do ou manutengao da via.

Na Fig. 5.36 o comprimento das imperfei¢fes varia em conjunto com a amplitude, de acordo com a
regra pratica de que a amplitude e o comprimento das imperfei¢fes tém uma relagdo linear. Para um
comprimento de 11,22 m e uma amplitude de 4,064 cm, esta relacdo é dada por, aproximadamente,
A =276+*6. Mais uma vez, a temperatura de encurvadura é mais afectada que a temperatura de
seguranca. Para um comprimento das imperfeices até 8 metros o valor da temperatura de encurvadura
desce e aproxima-se muito do valor da temperatura de seguranca (que também diminui com o aumento
do comprimento das imperfei¢cBes). Para comprimentos de imperfeicGes superiores a 8 metros a
temperatura de encurvadura passa a crescer enquanto a temperatura de seguranga continua a diminuir,
levando a crer que, neste caso, a amplitude deixa de ser tdo acentuada face ao comprimento e por isso
a via entra em encurvadura para temperaturas maiores.
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Fig. 5.36 — T versus comprimento abrangido pelas imperfei¢cdes

Na Fig. 5.37 estdo representados os resultados obtidos por Van para a variagdo do comprimento
abrangido pelas imperfeiges, onde se verifica que a temperatura de encurvadura e a temperatura de
seguranca variam de forma semelhante & apresentada na Fig. 5.36. Na Fig. 5.37 a relagdo entre o
comprimento e a amplitude das imperfeicdes € dada por A = 240 * §.
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Fig. 5.37 — T versus comprimento abrangido pelas imperfeicdes (Van, M.A., 1997, p. 123)
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5.4. CONCLUSOES

No presente capitulo sdo modelados trés casos diferentes para estudar a estabilidade lateral da via
composta por BLS. De forma a validar os resultados obtidos com os modelos tridimensionais recorre-
se a estudos efectuados por outros autores, assim como alguns resultados obtidos por ensaios
experimentais.

Os trés casos sdo 0s mesmos estudados por Lim et al. (2003) e foram desenvolvidos pelos mesmos
autores para serem comparados aos resultados obtidos por Kish et al. (1982), no modelo B, e aos
obtidos por Ramesh (1985), no modelo A. O trabalho desenvolvido por Kish et al (1982) resume-se ao
estudo da estabilidade lateral da via com um modelo de viga e a comparacdo com resultados de
ensaios experimentais. Ramesh (1985) estudou a estabilidade lateral da via com um modelo carril-
travessa. Ambos 0s modelos sdo planos, com trés graus de liberdade por no.

Para se obter o valor da temperatura de seguranca foi necessario recorrer ao méetodo desenvolvido no
presente trabalho e explicado em 5.2.1 dado que, o método de controlo do comprimento de arco do
ANSYS aparenta ndo estar preparado para lidar com cargas térmicas. Por isso, sendo este um método
indirecto e diferente ao utilizado correntemente é importante que os resultados sejam préximos aos
obtidos por outros autores.

Da comparacdo com os resultados dos ensaios experimentais pode-se concluir que o modelo B1 é o
que apresenta uma maior concordancia. O valor do esforco axial medido experimentalmente é muito
préximo do modelo B1. Os modelos bidimensionais parecem sobrestimar o valor da temperatura de
encurvadura e a estabilidade da via, apesar da temperatura de seguranca obtida por Ramesh (1985) ser
muito proxima da calculada com o auxilio do ANSYS.

Os resultados de Lim et al. (2003) estdo proximos, em geral, dos do presente trabalho. O valor de
Temin difere apenas entre 1,9 a 4,3 %. Este valor é o resultado mais importante nas analises de
estabilidade da via, sendo de extrema importancia validar o método indirecto descrito em 5.2.1 para o
calcular.

Existe uma relacéo linear entre a temperatura e o esforgo axial dos carris até se atingir a temperatura
de encurvadura. Esta relagdo é proporcional ao coeficiente de dilatacdo térmica linear mas ndo é dada
por N = EAaAT porque os deslocamentos longitudinais nao estdo completamente impedidos. Em pos-
encurvadura tal relacéo deixa de se verificar, existindo uma diminuigao acentuada do esforco axial no
centro da via.

Posteriormente efectuou-se uma analise paramétrica onde se verificou que o aumento da rigidez
torsional das palmilhas provoca o aumento das temperaturas de encurvadura e de seguranca, esta
Gltima aumenta de forma mais pronunciada. A variagdo do comprimento e da amplitude das
imperfei¢des afecta principalmente a temperatura de encurvadura enquanto, segundo os resultados
apresentados, a temperatura de seguranca ndo apresenta grandes mudancgas. Estes factos estdo em
concordancia com o apresentado por Van (1997, p. 123) e pelo ERRI Specialists’ Committee D 202
(1999b, p. 15).

Pode-se concluir que o método indirecto € uma boa alternativa quando néo existem outros métodos de
analise mais desenvolvidos, como o de controlo do comprimento de arco ou o de controlo dos
deslocamentos. E importante voltar a referir que, o0 método s6 é valido se a variagio da rigidez lateral
do balastro ndo influenciar a temperatura de seguranca. Tal ndo se constatou na anélise dos modelos
pois, se a rigidez lateral do balastro tivesse influéncia no valor da temperatura de seguranga, as curvas
temperatura-deslocamento lateral para baixas rigidezes do balastro provavelmente ndo se iriam
intersectar no mesmo ponto, correspondente a temperatura de seguranca.
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6

CONCLUSOES

6.1. CONCLUSOES GERAIS

Na maioria dos paises os carris de juntas aparafusadas tém sido substituidos nas Gltimas décadas por
barras longas soldadas (BLS). Esta solugdo veio reduzir os custos de manutencdo, aumentar a
durabilidade da via e dos veiculos, aumentar o conforto dos passageiros e diminuir a energia
consumida pela traccdo dos veiculos e o ruido devido & passagem dos comboios. A expansdo dos
carris em vias de BLS esta restringida na direccdo longitudinal. Um aumento substancial da
temperatura leva a grandes esforgos de compressdo nos carris, que aumentam a probabilidade de
ocorrer encurvadura na via.

A temperatura de seguranga (Tgwn) N80 coincide com a temperatura de encurvadura (Tgmax), Sendo
geralmente inferior. No caso da resisténcia lateral da via ser insuficiente, pode ocorrer encurvadura
progressiva e a temperatura de encurvadura passa a ser inferior & temperatura de segurancga nesta
hipétese. Torna-se essencial estudar a resposta da via num estado de p6s-encurvadura, com o objectivo
de determinar qual a temperatura de seguranca.

No capitulo 3 foram estudados alguns exemplos simples de forma a testar as ferramentas de analise
ndo linear disponiveis e compreender melhor o problema dos efeitos de segunda ordem em estruturas
sujeitas a um aumento da temperatura. Ai conclui-se que a carga critica de Euler de uma barra
simplesmente apoiada esta linearmente relacionada com a temperatura de encurvadura (quando 0s
deslocamentos longitudinais estdo impedidos), sendo proporcional ao coeficiente de dilatacdo térmica
linear. Se existir uma resisténcia adicional na direc¢do em que a barra tem tendéncia a encurvar, como
uma ou varias molas elasto-plasticas, a temperatura de encurvadura pode atingir valores maiores e esta
dependente da rigidez do comportamento elastico das molas. Quando as molas plastificam a forca
mantém-se constante, deixando de contribuir para a resisténcia a encurvadura, e os deslocamentos
podem continuar a aumentar mesmo baixando a temperatura.

A resposta da via ao aumento da temperatura deve ser obtida com ferramentas de andalise ndo linear,
pois € necessario considerar eventuais imperfeicbes dos carris e 0 comportamento ndo linear do
balastro. O programa usado neste trabalho, ANSYS, apresenta dois métodos alternativos quando se
pretende analisar a pos-encurvadura de uma determinada estrutura, ou seja, depois de atingida a carga
critica. Esses métodos sdo o de controlo do comprimento de arco (arc-length) e o de Newton-Raphson
com estabilizador (nonlinear stabilization). Como o primeiro aparenta ndo estar preparado para
analisar casos com cargas térmicas, sO resta 0 método de Newton-Raphson com estabilizador para
estudar a estabilidade da via quando exposta a temperaturas elevadas. Tipicamente, depois de atingida
a temperatura de encurvadura o deslocamento lateral da via aumenta consideravelmente, dezenas de
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centimetros, e o equilibrio é obtido para temperaturas mais baixas. O valor minimo que se regista,
depois de atingida a temperatura de encurvadura, é a temperatura de seguranca. Isto significa que
existem incrementos de carga negativos, que levam a inclinagdes negativas da curva temperatura-
deslocamento. No método de Newton-Raphson com estabilizador os incrementos de carga sdo sempre
positivos, sendo esta a sua grande desvantagem.

No dmbito deste trabalho propds-se uma metodologia de forma a contornar este problema, designada
como método indirecto, que consiste em diminuir a rigidez lateral do balastro até se verificar
encurvadura progressiva, ou seja, o valor de Tguax das curvas ser inferior a Tgyn. Segundo Van
(1997) e o ERRI Specialists’ Committee D 202 (1999b) a rigidez lateral do balastro tem grande
influéncia no valor de Tg umax € N30 no de T win. Atraves da avaliagdo de uma série de analises em que
ocorre encurvadura progressiva, € possivel identificar qual o valor de Tgmn. Esta metodologia foi
utilizada em exemplos onde era conhecida a solucdo de forma a calibra-la e verificar as suas
capacidades.

No dimensionamento da via deve-se considerar diversas situaces possiveis e identificar os casos de
carga mais desfavoraveis, sendo necessario para prever e controlar o comportamento da via fornecer as
ferramentas certas aos engenheiros de forma a garantir que os comboios circulem em seguranga. Para
0s casos de estudo modelados no ANSYS foram considerados elementos de barra tridimensionais, de
6 graus de liberdade por nd, para os carris e para as travessas. As palmilhas e o balastro foram
simulados por molas elésticas e elasto-plasticas, respectivamente. Na modelagdo dos elementos dos
carris considerou-se as deformacdes devido aos esforcos de corte (teoria de Timoshenko).

Os resultados obtidos com os modelos tridimensionais indicam que os modelos de viga e de carril-
travessa em duas dimensdes (no plano horizontal) sobrestimam a estabilidade da via, por comparagédo
com 0s outros autores. As curvas temperatura-deslocamento e os esforcos nos carris mostram que
existe uma boa concordancia com os resultados obtidos por Lim et al. (2003), principalmente nos
modelos B1 e B2. O modelo Bl apresenta esforcos de compressdo proximos aos medidos
experimentalmente no centro da via para a temperatura de encurvadura. Até ser atingida a temperatura
de encurvadura pode-se verificar que existe uma relacéo linear entre a temperatura e o esforco axial
dos carris, no entanto, em pds-encurvadura tal relacdo deixa de existir.

Posteriormente é efectuada uma andlise de sensibilidade de alguns parametros, dos quais a rigidez
torsional das palmilhas, a amplitude das imperfeicdes e o comprimento das imperfei¢cbes. Quando se
varia 0 comprimento das imperfeicdes altera-se também o valor da sua amplitude, adoptando uma
relacdo linear entre os dois pardmetros, semelhante ao que Van (1997) considerou nas suas analises. A
partir da analise conclui-se que:

* Aumentando a rigidez torsional das palmilhas as temperaturas de encurvadura e de seguranca
também aumentam;

e A amplitude e o comprimento das imperfeicbes afectam principalmente a temperatura de
encurvadura e muito pouco a temperatura de seguranca. Quanto maior for a amplitude das
imperfeicdes menor é a temperatura de encurvadura e a temperatura de seguranca; para 0
comprimento das imperfei¢des verifica-se 0 mesmo até certo ponto, a partir de determinado
comprimento a temperatura de encurvadura volta a subir mas a temperatura de seguranca
continua a descer (embora de forma menos acentuada).

Para uma melhor avaliacdo da estabilidade da via torna-se importante caracterizar da melhor maneira
possivel o comportamento do balastro nas direcgdes lateral, longitudinal e vertical e garantir que as
imperfeicdes ndo ultrapassem valores indesejaveis. Garantir uma temperatura neutra (To)
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relativamente alta também pode ser uma forma eficaz de prevenir problemas de instabilidade, como
AT =T - Ty, 0 que é uma pratica corrente hoje em dia.

6.2. SUGESTOES PARA DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Para a realizacdo de futuros trabalho poder-se-4 considerar cargas rolantes ao longo da via em
simultdneo com as cargas térmicas. Como € sabido, as cargas verticais alteram a resisténcia lateral e
longitudinal do balastro devido ao atrito entre as travessas e o balastro, o que constitui um aspecto que
tem que ser considerado na modelacdo, nomeadamente atraveés da utilizacdo de elementos de mola
com um coeficiente de atrito associado.

Sugere-se também a realizacdo de uma analise de sensibilidade mais aprofundada aos parametros da
resisténcia do balastro, como a rigidez longitudinal e a forca de pico lateral e longitudinal, bem como
qual a influéncia de travessas e fixadores inexistentes na estabilidade da via. Também serd interessante
modelar casos de via em curva com diferentes raios, para verificar como variam as temperaturas de
encurvadura e de seguranca.

O método de obtencdo das curvas temperatura-deslocamento utilizado no presente trabalho é um
método indirecto. O uso de métodos directos, como o método de controlo dos deslocamentos ou um
método de controlo do comprimento de arco que permita cargas térmicas, pode constituir um futuro
campo de desenvolvimento. Para tal pode-se desenvolver um programa préprio ou utilizar um
programa diferente do ANSYS, pelo menos enquanto o ANSYS ndo apresentar mais
desenvolvimentos nos métodos de analise ndo linear.
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