UNIVERSIDADE FEDERAL DE MINAS GERAIS
ESCOLA DE ENGENHARIA

CURSO DE ESPECIALIZACAO EM ESTRUTURAS

PROJETO DE UM GINASIO POLIESPORTIVO COM PILARES E
VIGAS EM PERFIS DE ALMA CHEIA SEGUNDO A
ABNT NBR 8800:2008

DIEGO FONSECA SILVA
2016



UNIVERSIDADE FEDERAL DE MINAS GERAIS
ESCOLA DE ENGENHARIA
CURSO DE ESPECIALIZACAO EM ESTRUTURAS

"PROJETO DE UM GINASIO POLIESPORTIVO COM PILARES E
VIGAS EM PERFIS DE ALMA CHEIA SEGUNDO A
ABNT NBR 8800:2008"

DIEGO FONSECA SILVA

Trabalho Final apresentado ao Departamento de
Engenharia de Estruturas da Escola de Engenharia
da Universidade Federal de Minas Gerais, como
parte dos requisitos necessarios a obtencdo do

titulo de "Especialista em Estruturas".

Comissao Examinadora:

Prof. Armando Cesar Campos Lavall, D.Sc.
DEES — UFMG (Orientador)

Prof. Fernando Amorim de Paula, D.Sc.
DEES - UFMG

Belo Horizonte, janeiro de 2016



AGRADECIMENTOS

A Deus que iluminou o desenvolvimento deste trabalho.

Ao Prof. Dr. Armando Cesar Campos Lavall, por sua dedicada orientacéo, pelo seu
comprometimento com o trabalho, pelo apoio didatico que se tornou verdadeiras

aulas.

Ao Departamento de Engenharia de Estruturas da EE/UFMG pelo processo de

formac&o na area de estruturas.

Aos meus familiares, especialmente minha mée, pelo apoio dado para a concluséo

do curso.



Resumo

Este trabalho tem por objetivo descrever detalnadamente as etapas do projeto de um
ginasio poliesportivo com pilares e vigas em perfis de alma cheia, conforme a norma
brasileira de estrutura de aco. S&o apresentados os conhecimentos do Método dos
Estados-Limites necessarios para a compreensdo do dimensionamento das barras e
ligacGes. As diversas barras que compdem a estrutura poderdo estar submetidas a tracao
e compressdo axial, flexdo e esforgos combinados. A estabilidade transversal do ginasio
¢ garantida pelos pdrticos com ligacdes rigidas e bases engastadas, e a estabilidade
longitudinal pelos sistemas de contraventamento. O Método da Amplificacdo dos
Esforgos Solicitantes (MAES) apresentado na norma brasileira é utilizado na obtencéo
dos esforcos solicitantes de calculo. Esse método consiste em realizar uma analise elastica
em teoria de 2% ordem aproximada, com precisao aceitavel, por meio de duas analises
elasticas de 1% ordem. Na analise final do dimensionamento da estrutura verificou-se que
alguns elementos estruturais utilizaram pouco sua capacidade resistente, enquanto outros
utilizaram praticamente a totalidade dessa capacidade. Esse fato € justificado pelas
necessidades de padronizagdo dos perfis, tendo em vista 0s processos de fabricacdo e

montagem utilizados em estruturas desse porte.

Palavras-chaves: Estrutura de a¢o; Método dos estados-limites; A¢des nas estruturas,

Analise elastica em teoria de 22 ordem, Dimensionamento estrutural.
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1 INTRODUCAO

Devido as vantagens do uso de aco como material estrutural, tem ocorrido, cada vez mais,
0 aumento da utilizacdo de estruturas metalicas no Brasil. Atualmente, sdo mais
empregadas em galpdes industriais, plataformas petroliferas, centros de compra,
revendedoras de veiculos, ginasio de esportes e espetaculos, feiras e torres de transmissdo
de energia elétrica e de telecomunicagdes. Essa gama de empregos ocorre pelo fato da
estrutura metalica possuir rigidez a flexdo elevada que permite vencer grandes vaos e
alturas. As principais caracteristicas do aco que garantem o0 sucesso das estruturas
metélicas sdo as seguintes: maior relagdo entre resisténcia e peso especifico, propiciando
secOes transversais menores quando comparadas com outros materiais, material
homogéneo e praticamente isotropico tornando seu comportamento estrutural bem
conhecido, elevada ductilidade que permite grandes deformacdes antes da ruptura. Além
dos aspectos estruturais citados, a estrutura metalica é composta de pegas pré-fabricadas,
cuja montagem pode ser executada com grande rapidez e, caso necessario, pode ser
facilmente refor¢ada ou ampliada. Em alguns casos quando as liga¢6es forem parafusadas

e ndo existirem lajes de concreto, pode ser desmontada e reaproveitada.

O dimensionamento completo de um ginasio poliesportivo com pilares e vigas de alma
cheia serd apresentado conforme a norma brasileira ABNT NBR 8800:2008 “Projeto de
estruturas de aco e de estruturas mistas de ago e concreto de edificios” que preconiza o
método de célculo de estruturas metalicas. Na primeira etapa do projeto sera realizado o
levantamento dos carregamentos na estrutura atraves das combinacgdes Ultimas de acdes,
seguindo-se de uma andlise elastica em teoria de 2% ordem usando o Método da
Amplificacdo dos Esforcos Solicitantes (MAES) para obter os esforcos solicitantes de
calculo. Na segunda etapa do projeto serdo realizadas verificacdes aos estados-limites
ultimos dos elementos estruturais, de modo que possuam esforcos resistentes de calculo

iguais ou superiores aos esforcos solicitantes de calculo.

Este trabalho apresenta uma metodologia clara e objetiva do dimensionamento de uma
estrutura metalica abordando todos os componentes estruturais que a compde, uma vez
que, por razdes didaticas, muitas vezes nao séo discutidos nos cursos de dimensionamento

de estrutura de aco, podendo-se tornar um material complementar para estudantes que



desejam ampliar seus conhecimentos nessa area. O trabalho € apresentado ao
Departamento de Engenharia de Estruturas da Escola de Engenharia da Universidade
Federal de Minas Gerais, como requisito para obter o titulo de Especialista em Estrutura.

2 OBJETIVO

O proposito deste trabalho é apresentar o desenvolvimento do projeto de um ginasio
poliesportivo com pilares e vigas em perfis de alma cheia, usando os procedimentos de
dimensionamento conforme a norma brasileira vigente ABNT NBR 8800:2008. O
trabalho segue uma légica de projeto que consiste no dimensionamento dos elementos
estruturais e suas respectivas ligacdes, de forma clara e objetiva, para facilitar a
compreensdo do leitor. Para a obtencdo dos esforgos solicitantes de calculo sera feita uma
analise elastica em teoria de 2% ordem, usando o Método da Amplificacdo dos Esforcos
Solicitantes (MAES) preconizado pela a norma e o software Ftool, versdo educacional,
desenvolvido pela Pontificia Universidade Catolica do Rio de Janeiro.

3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

3.1 Consideragdes Iniciais

Para o desenvolvimento do trabalho foram utilizadas as normas ABNT NBR 8800:2008
e ABNT NBR 6123:1988, que trata das forcas devidas ao vento em edificios, em conjunto
com a apostila “Dimensionamento basico de elementos estruturais de aco e misto de ago
e concreto” dos professores Ricardo Hallal Fakury et al, do Departamento de Engenharia

de Estruturas da Escola de Engenharia da Universidade Federal de Minas Gerais.

3.2 Meétodo dos Estados-Limites

O Meétodo dos Estados-Limites abordado na norma ABNT NBR 8800:2008 utiliza uma
sistematica de dimensionamento na qual a estrutura de uma edificacdo é verificada em
varias situacbes extremas, caracterizadas pelos chamados estados-limites Gltimos e

estados-limites de servigo.

Os estados-limites Gltimos ELU s&o aqueles relacionados com a seguranga. A ocorréncia

desse tipo de estado-limite significa sempre colapso estrutural, total ou parcial. Alguns



exemplos desses estados-limites nas estruturas de ago sdo: ruptura, escoamento,
instabilidade e hipostaticidade (rétula plastica). Ao dimensionar no estado-limite dltimo
o esforco resistente de calculo deve ser superior ou igual ao esforco solicitante de célculo

para ser atendida a verificacdo.

Os estados-limites de servico ELS sdo aqueles relacionados a capacidade da estrutura de
desempenhar satisfatoriamente as funcdes as quais se destina. A ocorréncia desse tipo de
estado-limite pode prejudicar a aparéncia, a funcionalidade e o conforto dos ocupantes de
um edificio, bem como causar danos a equipamentos e a materiais de acabamento. Ao
dimensionar no estado-limite de servigo certos deslocamentos da estrutura ndo podem

superar valores maximos estabelecidos pela norma ABNT NBR 8800:2008.

3.3 Combinacdes de Acdes

Os carregamentos atuantes na estrutura sdo definidos da seguinte forma: a acdo
permanente sera composta pelo peso proprio dos perfis da viga e do pilar, e peso préprio
das telhas trapezoidais. A sobrecarga do telhado é estabelecida conforme a norma ABNT
NBR 8800:2008. A acao do vento é determinada pela norma ABNT NBR 6123:1988
levando em consideracéo as caracteristicas da edificacdo do ginasio poliesportivo.

O esforgo solicitante de calculo em cada elemento deve ser obtido a partir de anlise
estrutural feita com a combinacdo ultima de a¢des, que consiste em combinar os valores
caracteristicos das acdes permanentes junto com os valores caracteristicos das acdes
variaveis através de coeficientes de ponderacdo das acBGes permanentes e das acdes
variaveis. Na busca do maior esforco solicitante de calculo devem ser feitas tantas
combinacges Ultimas de acdes quantas forem as acdes variaveis (uma combinacao para

cada agdo varidvel considerada como principal).

Os deslocamentos de uma estrutura, para efeito de verificacdo dos estados-limites de
servigo, devem ser determinados com base em combinacgdes de agdes de servi¢o. Essas
combinag@es, de acordo com seu periodo de atuagéo sobre a estrutura, séo classificadas

em quase permanentes, frequentes e raras.



3.4 Analise Estrutural
Denomina-se analise estrutural a obtencdo das respostas da estrutura, expressas

usualmente em termos de esforgos solicitantes e deslocamentos, a um conjunto de agdes,
por meio de relacdes de equilibrio. Seu objetivo, portanto, dentro do contexto do projeto
estrutural, é determinar os efeitos das acGes na estrutura, visando a verificacdo da

ocorréncia de estados-limites ultimos e de servico.

A analise estrutural é classificada como elastica de 12 ordem se as rela¢@es de equilibrio
sdo estabelecidas com base na geometria indeformada (ou original) da estrutura, e 0s
materiais dos elementos estruturais sdo considerados com comportamento sempre

elastico.

A analise estrutural é classificada como elastica de 22 ordem se as relacdes de equilibrio
sdo estabelecidas com base na geometria deformada da estrutura, com 0s materiais
considerados com comportamento sempre elastico. A analise elastica de 22 ordem é
preconizada pela ABNT NBR 8800:2008.

A analise elastica de 2% ordem pode ser feita por qualquer método que considere os efeitos
global P-A e local P-5. Existem programas computacionais que executam essa analise,
fornecendo resultados bastante precisos. No entanto, a norma ABNT NBR 8800:2008
apresenta um método simplificado, denominado Método da Amplificacdo dos Esforcos
Solicitantes (MAES), pelo qual a analise de 22 ordem é simulada, com precisdo aceitavel,

por meio de duas analises de 12 ordem.

Usando-se o Método da Amplificacdo dos Esforcos Solicitantes (MAES), a estrutura
analisada, com a combinacdo de acdes considerada, chamada de Estrutura Original, €
substituida pela soma de duas outras: uma estrutura com o carregamento total, mas com
0s seus nos impedidos de se deslocar lateralmente, por meio de contencdes horizontais
ficticias em cada andar, chamada de Estrutura nt, e uma estrutura submetida apenas ao
efeito das reacdes das contengdes ficticias aplicadas em sentido contrério, nos mesmos

pontos onde tais contencdes foram colocadas, chamada de estrutura It.
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No trabalho os valores dos esforcos solicitantes de calculo foram obtidos usando o método
MAES e o software Ftool, que realiza anélise eléstica de 1* ordem para estruturas

bidimensionais.

3.5 Dimensionamento aos Estados-Limites Ultimos
Na verificacdo de um estado limite dltimo, o dimensionamento é considerado satisfatorio

se for atendida a seguinte relagéo:

S
24 < 1,0 ou Sy <Ry (3.1)
Rq

Onde Sq é o esforgo solicitante de célculo (forca axial de tragdo ou compressao, momento
fletor ou forca cortante) que causa o estado-limite e Rq 0 esforgo resistente de célculo

correspondente a esse mesmo estado-limite.

Um estado-limite dltimo pode também ser causado, simultaneamente, por mais de um
esforco solicitante, como por exemplo, na flexdo composta, onde uma forca axial de
compressdo e um momento fletor podem provocar em conjunto a instabilidade de uma

barra. Nessas situacdes, sdo empregadas as equacgdes de interacao.

3.6 LigacOes

As ligacdes sdo compostas por elementos de liga¢do, como chapas e cantoneiras, € meios
de ligacdo, como soldas e parafusos. As ligacGes devem ser dimensionadas aos estados-
limites ltimos, de modo que possuam esforgos resistentes de calculo iguais ou superiores
aos esforcos solicitantes de céalculo. E necessario atender esse requisito para ndo ocorrer
a falha da ligacéo, que por sua vez, pode alterar a resposta da estrutura, ou mesmo, leva-

la ao colapso.

De acordo com o grau de impedimento da rotacao relativa das pecas unidas, uma ligacao

pode ser classificada como: rigida, flexivel e semirrigida.

Na ligacdo rigida, o angulo entre os componentes estruturais que se interceptam
permanece praticamente 0 mesmo apos a estrutura ser carregada, mesmo quando atuam

momentos fletores elevados. Nesse tipo de ligagéo, considera-se que haja transmissédo
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integral de momento fletor, forca cortante e forca axial entre 0s componentes estruturais

conectados.

Na ligacéo flexivel, a rotacdo relativa entre 0s componentes estruturais que se interceptam
varia consideravelmente. O momento transmitido é muito pequeno e, na pratica, pode ser
considerado nulo, mas h& transmissdo integral de forca cortante e pode haver transmisséo

de forca axial.

A ligacdo semirrigida se caracteriza por apresentar um comportamento intermediario
entre a rigida e a flexivel. Esse tipo de ligacdo é pouco utilizado devido a dificuldade de
se estabelecer a relacdo de dependéncia entre a rotagdo e 0 momento transmitido.

3.7 Bases de Pilar

As bases de pilar séo apoios da estrutura, e precisam ser projetadas para transmitir,
dependendo de seu tipo, forcas axiais, forgas cortantes e momentos fletores. De modo
geral, as bases sdo constituidas por uma placa de base soldada de topo na extremidade do
pilar, e fixada por chumbadores e, algumas vezes, por barras de cisalhamento, a um bloco
de concreto da fundagdo. De modo simplificado, é usual definir as bases de pilar como
rotuladas ou engastadas.

As bases rotuladas, que sdo representadas por apoios articulados na andlise estrutural,
transmitem somente forgas axiais e cortantes sendo, por essa razéo, as mais econémicas

para as fundag6es, podendo ser usadas em solos de qualquer qualidade.

As bases engastadas, que sdo representadas por engastes perfeitos na analise estrutural,
transmitem forgas axiais, cortantes e momentos fletores. Essas bases podem propiciar

estruturas mais leves, porém, com fundagfes mais onerosas.
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4 ANALISE ELASTICA EM TEORIA DE 2° ORDEM

4.1 Consideragdes Iniciais

A seguir, é mostrado o projeto de um ginasio poliesportivo para uma escola, com pilares
e vigas de aco em perfis de alma cheia. O ginasio situa-se em um subdrbio densamente
construido na cidade de Belo Horizonte em Minas Gerais, ndo se encontrando sujeito a
vento de alta turbuléncia, podendo ser desconsideradas as excentricidades das forcas de

vento.

A Figura 4.1 mostra o plano das bases da estrutura do ginasio com planta retangular e
dimensGes de 24,0 m x 43,8 m, sendo que 0s porticos transversais estao situados nos eixos

de 1 a7, espacados de 7,3 m.

Conforme a Fig. 4.2 os porticos transversais vencem o vao de 24,0 m com altura de 9,1
m, possuem cobertura composta de telhados simétricos em duas aguas. Neste projeto
esses porticos sdo todos iguais. Os detalhes das ligacGes parafusadas dos porticos sdo

apresentados, suscintamente, na Fig. 4.3.

Os contraventamentos em X da cobertura estdo situados entre os eixos 2 e 3 e entre 0s
eixos 5 e 6 como € mostrado no plano da cobertura da Fig. 4.4. Os contraventamentos
verticais em X estao situados entre 0s eixos 2 e 3 e entre 0s eixos 5 e 6 nas filas A e B

conforme a Fig. 4.5 que mostra a vista lateral da estrutura.
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Figura 4.1: Plano das Bases (cotas em mm).
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Caracteristicas:

Pdrticos em perfis de alma cheia;
Vo transversal de 24 m;

Altura dos pilares 6 m;

Espacamento longitudinal de 7,3 m;
Comprimento longitudinal de 43,8 m;
Bases de pilar engastadas;

Telhados simétricos em duas aguas;

Inclinacdo do telhado 15°.

Materiais:

ASTM A36: fy = 25 kN/cm?, f, = 40 kN/cm? — para perfis, chapas e chumbadores;
ASTM A325: fy, = 63,5 kN/cm?, fup = 82,5 kN/cm? — para os parafusos;

USI CIVIL 350: fy = 35 kN / cm?, f, = 50 kN/cm? — para a placa de base e barra
de cisalhamento;

Eletrodo E70XX: fw = 48,5 kN/cm? — compativel com o agco ASTM A36 e USI
CIVIL 350;

Concreto do bloco de fundacao fckpioco = 20 MPa;

Argamassa de enchimento fex enc = 30 MPa.

W 360 x 122 — para os pilares;
W 310 x 38,7 — para as vigas;
U 152,4 x 12,20 — para as tercas e longarinas;

L 127 x 12,70 — para 0 contraventamento vertical.

4.2 Carregamentos Atuantes

Permanente

e As telhas sdo trapezoidais de aco galvanizado e pintadas, e pesam
0,07 kKN/m?;

e O peso estimado dos perfis da cobertura sera composto pelo peso proprio
das vigas e das tergas;

e O peso estimado dos pilares € o peso proprio do perfil.
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Sobrecarga

Vento

Conforme ABNT NBR 8800:2008 nas coberturas comuns (telhados), na
auséncia de especificacdo rigorosa, deve ser prevista uma sobrecarga
caracteristica minima de 0,25 kN/m?, em projecdo horizontal. Admite-se
que essa sobrecarga englobe as cargas decorrentes de instalacGes elétricas
e hidraulicas, de isolamentos térmicos e acusticos e de pequenas pecas

eventualmente fixadas na cobertura, até um limite superior de 0,05 kN/m?.

O ginasio situa-se em um suburbio densamente construido de uma grande
cidade brasileira, onde a velocidade basica do vento é de 35 m/s;

O ginasio ndo se encontra sujeito a vento de alta turbuléncia, uma vez que
sua altura supera a duas vezes a altura média das construcgdes situadas num
raio de 500 m;

Podem ser desconsideradas excentricidades das forgas do vento, uma vez

que o ginasio ndo possui forma paralelepipédica.

A Tabela 4.1 apresenta o carregamento permanente e a sobrecarga atuante nas tergas. A
carga permanente € composta pelo peso proprio do perfil U 152,4 x 12,20 e o peso das
telhas trapezoidais, sendo a sobrecarga o valor estimado para cobertura comum (telhados)
dado pela norma ABNT NBR 8800:2008.

Tabela 4.1 — Carga permanente e sobrecarga nas tercas.

Permanente
Peso terca 12,20 kg / m = 0,122 KN/m
Peso telha: 0,07 KN/m?x 2 m = 0,14 KN/m
Total: 0,262 KN/m
Sobrecarga
Telhado: 0,25 kN/m?x 2 m = 0,50 KN/m

As pressdes finais devidas ao vento foram obtidas conforme a ABNT NBR 6123:1988.
As Figuras 4.6 (a) e (b) séo usadas na determinacdo do coeficiente de forma externo, Ce,
mostrado na Tab. 4.2. A Tabela 4.2 apresenta a pressao final do vento longitudinal, a.= 0°,

determinada levando em consideracdo que o terreno é plano, pertence a categoria 1V
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(suburbio densamente construido) e a Classe B (maior dimensdo da superficie frontal

esteja entre 20 e 50 metros).

et ."" ‘ - ¥+ asess : T b/3 ou a/4
" : h ¢ B _?_‘_, ~_!':__ (0 tnator »LiDS 2
L . C '-‘.fr:m.;:'f’ v 8 F H porem < 2 h)
________ . B = i
f— az
b [
; I 7 ‘
‘ 1 g
b 1 L[ et
— G Skt % (0 menor dos 2)
2 'r_w
(@) Telhado simétrico em duas aguas (b) Edificacdo de planta retangular.

Figura 4.6: Caracteristicas da estrutura para determinacdo do coeficiente de forma

externo, Ce.

Tabela 4.2: Pressao final do vento longitudinal, o = 0°.

g = 0,613 (Vk)?/ 1000
q=0,52 KN / m?
Vk = S1S2S3Vo = 29,05 m/s
EG: Ce=-0,8; 1/2>h/b=6/24=0,25
FH: Ce =-0,6; a=0°¢0=15°
1J: Ce =-0,27. Cpi = +0,2.
EG: C=-1,0;
C=Ce— Cpi FH: C = '0,8;
1J:C=-0,47;
qv=C.q Qv =-1,0 x 0,52 =-0,52 kN / m?
Succdo no telhado: q=-0,52kN/m?x2m
: -1,04 KN/m
Pressao Final do Vento: )
(Ao longo do comprimento 7,3 m)

Na elaboracdo da Tabela 4.3 foi realizado o mesmo procedimento anterior para
determinar a pressdo final devida ao vento transversal, considerando o &ngulo de

incidéncia do vento o = 90°.
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Tabela 4.3: Pressao final do vento transversal, o = 90°.

q=0,613 (Vk)?/ 1000
q=0,52 kN / m?
Vi = $15,S3V, = 29,05 m/s
q=0,613 (Vk)? q=0,52 kN / m?
1/2>h/b=6/24=0,25
EF: Ce =-1,0;
a=90°e0=15°
GH: Ce =-0,4.
Cpi = +0,2.
EF:C=-1,2;
C=Ce— Cpi
GH: C =-0,6;
oqv=C.q ov=-1,2x 0,52 =-0,624 kKN / m?
Sucgao no telhado: q=-0,624kKN/m?x2m
_ -1,248 KN/m
Presséo Final do Vento: )
(Ao longo do comprimento 7,3 m)

Carregamento nos porticos transversais:

e Acéo do vento e sobrecarga de telhado;
e Peso proéprio das vigas: 28,3 kg/m;
e Peso préprio dos pilares: 122 kg/m.

I.  Primeira combinacgdo de ac¢les: carga permanente + vento
Essas acOes sdo transmitidas ao portico transversal através das tercas. Dessa forma,
inicialmente esses carregamentos serdo decompostos em relacdo aos eixos centrais x e y
do perfil U que compde a terca, para posteriormente serem decompostos nas dire¢cdes dos

eixos globais X e Y do portico.

Carregamentos na direcdo do eixo y que provoca flexao em torno do eixo X
gd = 1,25 x (0,262c0s15°) - 1,4 x (1,248)
ga=-1,43 KN/m

A Figura 4.7 mostra o diagrama de momento fletor da terga com flexdo em x, para a carga
de succdo de 1,43 kN/m ao longo do vao, com cada terca provocando uma reacao de

5,2 kN na viga do portico.
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Figura 4.7: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo em x.

Carregamentos na direcdo do eixo y que provoca flexao em torno do eixo y
qd = 1,25 x (0,262sen15°)
gd= 0,085 KN/m

A Figura 4.8 mostra o diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy, para a carga

de 0,085 kN/m ao longo do vdo, com cada terca provocando uma reacdo de 0,1 kN na

viga do portico.

Figura 4.8: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy.

Para obter o carregamento total no portico transversal, as reacdes de apoio obtidas foram

utilizadas para realizar as seguintes consideracdes nos calculos das cargas:
Vinar = 5,2cos 15 — 0,1 sen 15 = 4,99 kN

Hfina1 = —0,1cos 15 — 5,2 sen 15 = —1,44 kN
. kg
Pilar = 122 o X 6m = 732 kg = 7,32 kN

Npitar = —7,32 kN + 4,99 kN = —2,33 kN

) kg kN
Viga = 28,3 — = 0,28 —
m m

Com esses valores a estrutura foi carregada para realizar a analise elastica em teoria de 22

ordem e obter os valores dos esforcos solicitantes. A figura 4.9 mostra o carregamento

final do portico transversal.
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4.99 kN

TW 44 kN

~
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z
>\

499 K
499 K

z
<
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<
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4.99 K
499 kN

(a) Peso proprio dos pilares + vento

(b) Peso préprio das vigas.

Figura 4.9: Carregamento no portico transversal.

Il.  Segunda combinacdo de agdes: carga permanente + sobrecarga
Essas acOes sdo transmitidas ao portico transversal através das tercas. Dessa forma,
inicialmente esses carregamentos serdo decompostos em relacdo aos eixos centrais x e y
do perfil U que compde a terca, para posteriormente serem decompostos nas dire¢des dos
eixos globais X e Y do portico.

Carregamentos na direcao do eixo y que provoca flexdo em torno do eixo x
ga = 1,25 x (0,262c0s15°) + 1,5 x (0,50c0s15°)
ga= 1,04 kN/m
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A Figura 4.10 mostra o diagrama de momento fletor da terca com flexdo em x, para a
carga de 1,04 kN/m ao longo do véo, com cada terca provocando uma reac¢ao de 3,8 kN

na viga do portico.

Figura 4.10: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo em x.

Carregamentos na direcdo do eixo y que provoca flexdo em torno do eixo y
ga = 1,25 x (0,262sen15°) + 1,5 x (0,50sen15°)
ga= 0,278 KN/m

A Figura 4.11 mostra o diagrama de momento fletor da terca com flexdo em vy, para a
carga de 0,278 kN/m ao longo do véo, com cada terca provocando uma reacao de 0,3 kN

na viga do portico.

0.164 0.165
- \"":’J“I'///
= ~_ P z 0.04 z Tz
) —~—L ~ & ~1 )
S 0.131 [} S 0.133 S

Figura 4.11: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy.

Para obter o carregamento total no portico transversal, as reacdes de apoio obtidas foram

utilizadas para realizar as seguintes consideracdes nos calculos das cargas:
Vfinal = —3,8cos 15 — 0,3 sen 15 = —3,74 kN
Hfinal = —0,3 cos 15 + 3,8 sen 15 = +0,69 kN

k
Pilar = 122 ag x6m=732kg—7,32kN

Npilar = —7,32 kN — 3,74 kN = —11,06 kN

) kg kN
Viga = 28,3 — = 0,28 —
m m
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Com esses valores a estrutura foi carregada para realizar a analise elastica em teoria de 22
ordem e obter os valores dos esforgos solicitantes. A figura 4.12 mostra o carregamento

final no portico transversal.

< <
z 5 ¥ z
z © " mi 2 z
z § g m; —p 69?\1\07ml F\r' ?r z
M - M
z 3 5 gﬂ/.egw .agm{il 5 = z
g o .69 KN 069 kN o g
= C e 060 =
— —» < —
» 069 N 069 KN_g
69 kKN 0.69 KN
> -«
069 ki 069 KN

(b) Peso préprio das vigas.

Figura 4.12: Carregamento no portico transversal.

4.3 Esforcos Solicitantes de Célculo

4.3.1 Método da amplificagéo dos esforcos solicitantes — MAES

Conforme apresentado no item 3.4 a determinacdo dos valores maximos dos esforgos
solicitantes de calculo em cada barra da estrutura sera feita a partir do MAES. Sera usado
0 mdédulo de elasticidade E igual a 160.000 MPa, simulando as imperfeigdes iniciais de

material.
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4.3.2 Aplicacéo do MAES para carga permanente + vento

A estrutura nt é carregada com o carregamento obtido através da combinagdo da carga
permanente e vento, possuindo nés impedidos de deslocar lateralmente por meio de
contencdes horizontais ficticias em cada andar. As Figuras 4.12, 4.13 e 4.14 mostram,
respectivamente, os diagramas de forga normal, forca cortante e momento fletor da

estrutura nt para essa combinacao de acéo.

2
17 2022 202 = %200 Y16
52) 5003 38 314
n 2 2.0 9065
9% 40'574073
w5 ey 39.99 3970 .
310 9.55

) )
0 Q
& &

Figura 4.12: Diagrama de forca normal (kN — estrutura nt).

1.52
-1067

Figura 4.13: Diagrama de forca cortante (kN — estrutura nt).
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1354

N
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21.3

Figura 4.14: Diagrama de momento fletor — (KNm — estrutura nt).

A estrutura It é submetida apenas ao efeito das reacdes das contencgdes ficticias aplicadas
em sentido contrario, nos mesmos pontos onde tais contencdes foram colocadas. As
Figuras 4.16, 4.17 e 4.18 mostram, respectivamente, os diagramas de forca normal, forca
cortante e momento fletor da estrutura It para a combinagdo carga permanente e vento. O

valor da reacdo do apoio ficticio € mostrado na Fig. 4.15.

Figura 4.15: Reacéo do apoio ficticio.

Figura 4.16: Diagrama de forga normal — (kN — estrutura It).



28

Figura 4.17: Diagrama de forca cortante — (kN — estrutura It).

Figura 4.18: Diagrama de momento fletor — (kNm — estrutura It).

O valor do coeficiente B, para cada barra que compde o poértico transversal foi calculado
através da Eq. 4.1, cujos valores dos coeficientes das barras estdo apresentados na

Tab. 4.4

C
Bj= ——— =10 (4.1)
1— NSdl
Ne

Pilar E Cm =060 04OM1’nt—O6O 0,40 53'7—044
ilar Esq. C,, =0, A o =0, A0 135270

Pilar Dir. C,. = 0,60 040M1'“t—060 04021'3—040
ilar Dir. C, =0, , MZ,nt_ ) A=

2 0,8 (EI) _ m%x0,8x20000x36599

= 007 = 16054,11 kN

Pilares: N, =
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Tabela 4.4: Valores do coeficiente B1 (CP + Vento).

Barras Cm Nsd1 = Nnt + Nit — (KN) Ne — (kN) Coef. B;

Pilar Esg. | 0,44 Nsa1 = +21,53 + (-0,50) = +21,03 16054,11 | 0,44 (Usar 1,0)

Pilar Dir. | 0,40 Nsd1 = +21,03 + 0,50 = +21,53 16054,11 | 0,40 (Usar 1,0)

Viga Esq. 1,0 Nsg1 = +40,69 + (-5,19) = +35,50 Tragéo 1,0

Viga Dir. 1,0 Nsg1 = +42,15 + (-4,95) = +37,2 Tracédo 1,0

O valor do coeficiente B, para cada andar do pdrtico transversal foi calculado através da

Eq. 4.2, o valor é apresentado na Tab. 4.5.

(4.2)

>| —
Ing|

Ngq
Hgq

1 h
1—R—SXTX

Ng|

Tabela 4.5: Valor do coeficiente B, (CP + Vento).

Andari | Ai(cm) | An=Ai-Aix(cm) | h(cm) | XNsd (KN) | YHsq (KN) B2

1 0,135 | 0,135-0=0,135 600 6,72 22,47 1,0

1° Andar:
> Nsd = (0,28 KN/m x 12 m) x 2 = 6,72 kN (Carga gravitacional total)
Rs = 0,85

“B2 < 1,55 — Procedimento é Valido™.

Os valores dos esforgos solicitantes de calculo, a serem usados na verificagdo dos estados-

limites altimos da estrutura, séo apresentados na Tab. 4.6.
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Tabela 4.6: Esforcos solicitantes de calculo (CP + Vento).

Barras: Nsd = Nnt + B2 Nit Vsd = Vnt + Vit Msd = B1 Mnt + B2 Mt

Fé's'ar +21,53+ 1,0 x (-0,50) | 31,52 + (-5,24) 1,0 x 135,4 + 1,0 x (-34,3)

g. +21,03 kN 26,28 kKN 101,21 kKN X m

(Base

Pilar

Dir +21,03 +1,0x 0,50 -10,67 + (-17,23) 1,0x(21,3) + 1,0 x 88,7

' +21,53 kN 27,9 kN 110 KN x m

(Base)

Viga +40,69 + 1,0 (-5,2) | -15,37 + (-0,84) 1,0x53,7+1,0x2,8
NO Esq. +35,50 kN 16,21 kN 56,5 kN x m

Viga | +42,15+ 1,0 x (-4,95) +14,47 + 1,80 1,0 X (42,7) + 1,0 x (14,7)
N6 Dir. +37,2 kKN 16,27 kN 57,4 kN xm

4.3.3 Aplicacdo do MAES para carga permanente + sobrecarga

A estrutura nt é carregada com o carregamento obtido através da combinacdo de carga

permanente e sobrecarga, possuindo nds impedidos de deslocar lateralmente por meio de

contencBes horizontais ficticias em cada andar. As Figuras 4.19, 4.20 e 4.21 mostram,

respectivamente, os diagramas de forca normal, forca cortante e momento fletor da

estrutura nt para essa combinacao de acao.

—59 -3

—=3555

—34.72

Figura 4.19: Diagrama de for¢a normal — (kN — estrutura nt).
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810 755

392 33

&L 2
78409 V25 e 1)
03L 15 2N E =30 0% 6 =
(6 0NASR0BNE= oS ’ RNy

\4-8(4_537 —
93855
R

—33.64
10.73

Figura 4.20: Diagrama de forca cortante — (kN — estrutura nt).

Figura 4.21: Diagrama de momento fletor — (kNm — estrutura nt).

A estrutura It é submetida apenas ao efeito das reacdes das conten¢des ficticias aplicadas
em sentido contrario, nos mesmos pontos onde tais contencdes foram colocadas. As
Figuras 4.23, 4.24 e 4.25 mostram, respectivamente, os diagramas de forca normal, forca
cortante e momento fletor da estrutura It para a combinacdo carga permanente e

sobrecarga. O valor da reacéo do apoio ficticio € mostrado na Fig. 4.22.

2361 kN

Figura 4.22: Reagdo do Apoio Ficticio.
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[S\]
tg]

0.52
o)

Figura 4.23: Diagrama de forca normal — (kN — estrutura It).

0
fe]

18.11

Figura 4.24: Diagrama de forca cortante — (kN — estrutura It).

Figura 4.25: Diagrama de momento fletor — (KNm — estrutura It).

O valor do coeficiente B1 para cada barra que compde o portico transversal foi calculado

através da Eq. 4.1, cujos valores dos coeficientes das barras estdo apresentados na Tab.

4.7.
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Pilar E Cyp =0,60-10,40 Mynt =0,60-0,40 >> = 0,45
1lar &£sq. m=—VY , Mz'nt =V, , 146,8_ )
Pilar Dir. C,, = 0,60 — 0,40 Mint = 0,60 —0,40 215 = 0,40
ilar Dir. C,, =0, , My e = 0, e~
_ m 0,8 (EI) m%x0,8x20000x36599
Pilares: N, = P = 002 = 16054,11 kN
Vigas: N. = 2 0,8 (EI) B m2x0,8x20000x5500 — 60314 kN
1Bas: le = 7 7 12002 o
Tabela 4.7: Valores do coeficiente B1 (CP + Sobrecarga).
Barras: Cm Nsd1 = Nnt + Nit — (KN) Ne — (KN) Coef. B1
Pilar Esg. | 0,45 Nsd1 = -35,55 + 0,52 = -35,03 16054,11 | 0,45 (Usar 1,0)

Pilar Dir. | 0,40 | Nsg1=-34,72 + (-0,52) =-35,24 | 16054,11 | 0,40 (Usar 1,0)

VigaEsq. | 1,0 Nsa1 = -39,39 + 5,46 = -33,93 603,14 1,05

Viga Dir. 1,0 Nsd1 = -39,85 + 5,20 = -34,65 603,14 1,06

O valor do coeficiente B, para cada andar do pdrtico transversal foi calculado através da

Eq. 4.2, cujo valor é apresentado na Tab. 4.8.

Tabela 4.8: Valor do coeficiente B, (CP + Sobrecarga).

Andari | Ai(cm) | An=Ai-Aiz(cm) | h(cm) | 3Nsa (KN) | >Hsa (KN) B2

1 0,142 0,142 -0=0,142 600 69,98 23,61 1,0

1° Andar:

Y Nsd = (0,28 kN/m x 12 m) x 2 = 6,72 kN

SNsd = 2 X (11,06 + 5 X 3,74) + 3,74 = 63,26 kN
> Nsg = 69,98 kN

Rs = 0,85
“By < 1,55 — Procedimento € Valido”.
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Os valores dos esforcos solicitantes de calculo, a serem usados na verificacao dos estados-

limites Ultimos da estrutura, sdo apresentados na Tab. 4.9.

Tabela 4.9: Esforcos solicitantes de calculo (CP + Sobrecarga).

Barras: Nsd = Nnt + B2 Nit Vsd = Vnt + Vi Msd = B1 Mnt + B2 Mt
Pilar )
Es 35,55+ 1,0x0,52 -33,64 + 5,50 1,0 x 146,8 + 1,0 x (-36)
A -35,03 kN 28,14 kN 110,8 kKN xm
(Base
Pilar i
Dir 34,72 + 1,0 x (-0,52) 10,73 + 18,11 1,0x21,5+1,0x93,2
) -35,24 kN 28,84 kN 114,7 KN x m
(Base)
Viga 39,39+ 1,0x5,46 15,07 + 0,88 1,06 x55+1,0x3,0
NoO Esq. -33,93 kN 15,95 kN 60,75 kN x m
Viga 39,85+ 1,0x5,20 -14,09 + (-1,89) 1,06 x429+1,0x 15,5
N6 Dir. -34,65 kN 15,98 kN 60,97 KN x m




5 DIMENSIONAMENTO DO GINASIO POLIESPORTIVO

5.1 Consideracdes Iniciais

35

As barras da estrutura metalica do ginasio poliesportivo serdo dimensionadas aos estados-

limites ultimos, de modo que possuam esforcos resistentes de calculo iguais ou superiores

aos esforcos solicitantes de calculo. Os perfis escolhidos para realizar o pre-

dimensionamento do pdrtico transversal estdo apresentados na Tab. 5.1.

Tabela 5.1: Pré-dimensionamento do portico transversal.

Cw = 163728 cm®

Item: Designacao: Propriedades Geomeétricas:
d =260 mm Eixo x Eixoy
br = 256 mm Ix = 14237 cm* ly = 4841 cm*
h =225 mm Wy = 1095,1 cm?® W, = 378,2 cm?®
Pilar W 250 x 89 tw = 10,7 mm r«=11,18 cm ry = 6,52 cm
tr=17,3 mm Zx = 1224,4 cm?® Zy=574,3cm?
Ag=113,9 cm?
J=102,81 cm*
Cw = 712,351 cm®
d =310 mm Eixo x Eixoy
br = 165 mm Ix = 8581 cm* ly =727 cm*
h =291 mm Wy = 553,6 cm?® W,y = 88,1 cm?®
Viga W 310 X 38.7 tw = 5,8 mm k= 13,14 cm ry = 3,82 cm
tr=9,7 mm Zx = 615,4 cm? Zy=134,9cm?
Ag = 49,7 cm?
J=13,20 cm*

5.2 Dimensionamento do Poértico

5.2.1 Verificagéo das vigas

I.  Verificacdo da viga flexo — tracionada (CP + Vento)
» no esquerdo da viga:

Nt,sd = 35,50 kKN;
My sd = 56,5 KNm;
Vsq¢ = 16,21 kN.




» no direito da viga:
e Ngsd = 37,2 kN;
e Mysd=57,4 KNm;
e Vsq=16,27 kN.

Verificacao a tracao:

A f
N.o, — 8y
49,7 cm? x 25 k—Nz
Nira = <
K 1,10
Nera = 1129,54 kN
Ae fu
N, oy =
t,Rd 1' 35
A, = (h — 2x20)xt,, = (291 — 2x20)x 5,8 = 1455,8 mm? = 14,55 cm?
14,55 cm %x 40 k—NZ
Nirga = <
b 1,35

Nerq = 431,11 kN

Nesa = 37,2KN < Nygg = 431,11 kN OK

Verificacdo ao momento fletor:

FLM
b
A= —
L%
165/2
= = 8,5
9,7
E
A, = 0,38 |-
y
20000
Ap= 038x [ =10,74

A=85<A, =10,74

36



h
A= —
ty
A= 291—5017
- 58
E
A, = 3,76 e

20000
Ap = 3,76 % o5 T 106,34

A= 50,17 <2, = 106,34

Obs: No caso dos perfis laminados € comum na Flambagem Local 0 Mrk = M.
Mpl - Zx fy
MRk = Mpl = 615,4 x 25 = 15385 kNcm

Mg < 1,5 W, f,
15385 kNcm < 1,5 x 553,6 x 25 = 20760 kNcm

Mgk
Mgq =
Yal
= 15385 = 13986,36 kN
RA= 770 ’ ¢m

Mgq = 5740 kNcm < Mgy = 13986,36 kNem OK

FLT

=  Considerando flexdo em torno do Eixo “X”.

= Sera adotada méo francesa nas vigas, ligando-as as tercas, para realizar o travamento

completo em relacdo a translacédo e torcdo destas se¢des. Com isso 0 comprimento

destravado Ly, sera de 4,0 m. A Figura 5.1 ilustra o detalhe da méo francesa.



U 152,4 x 12,20
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|
|

N\
L 50,80 x 4,76
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) %

A
L 50,80 x 4,76

&

W 310 x 38,70

Figura 5.1: Detalhe méo-francesa.

L
A= 2
Iy
A= 100 _ 104,71
382
E
)‘p = 1,76 f_
y
20000
A, = 1,76x o = 49,78

A=104,71> A, = 49,78

27x 163728 x 0,0362

1,38/1,] 27C,B%

A, = ———— 1+ [1+—=

ry]Bl Iy

1,381/727 x 13,2

A = x [1+ |1+
3,82 x13,2x 0,036

B, = (fy— Gr)wx

1 —E]

_ (0,70x25)x553,6 0,036
1™ 20000x13,2 ~ cm

= 148,57
727

A =104,71 < A, = 148,57 — FLT ocorre em Regime Elastoplastico.



A-h)_ o
A—A, T

Mgk = Gy [Mpl - (Mp — M,)
My = Zy xf;, = 615,4x 25 = 15385 kNcm
M; = (f; — 0,) x Wy = 0,70 x 25 x 553,6 = 9688 kNcm

Mgy = C [15385 (15385 — 9688) 104,71 — 49,78 < 15385 kN
Rk = &b X X 14857 —4978] = cm

Cb — Fator de modificagéo para diagrama de momento fletor ndo uniforme.

Comprimento destravado: 0.0 m—-4.0 m

12,5 M ,ax

C,. =
b 2,5Mpu +3 My +4 Mg+ 3 M

M = 1,0 x (42,7) + 1,0 x (14,7) = 57,4 kNm
M, = 1,0x28,1 + 1,0x 12,7 = 40,8 kNm
Mg =1,0x13,4 +1,0x11 =24,4kNm

Mc=10x3,0+10x9,1=12,1kNm

o - 12,5 x 57,4 179
b 25x57,4+3x408+4x244+3x121

Mg, = 1,79 x [15385 — (15385 — 9688) 104,71 = 49,78) _ 15385 kN
Rk = L/7X X 14857 —4978) = cm

Mgy = 21868,98 kNcm — Adotar Mgy = 15385 kNcm

Mgk _ 153,85 kNm
1,10 1,10

Mggq = 57,4kNm < Mpq = = 139,86 kNm OK

Comprimento destravado: 40 m—-8,0 m

My = 1,0 x (—17,6) + 1,0 x (—=0,1) = 17,7 kNm
My =1,0x(—12,2) + 1,0x5,4 = 6,8kN xm

Mg = 1,0x(—=17,0) + 1,0x3,6 = 13,4kNm

Mc = 1,0x (—=17,1) + 1,0x 1,8 = 15,3 kNm

. 12,5x 17,7 _
b= 25x17,7+3x68+4x13,4+3x153

1,34

39
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Mgy = 1,34 x 15385 — (15385 — 9688) 104,71 — 49,78 < 15385 kN
Rk = L% X X 14857 —4978) = cm

Mgk = 16371,19 kKNcm — Adotar Mg, = 15385 kNcm

Mgk _ 153,85 kNm
1,10 1,10

Mgq = 17,7 kNm < Mgy = = 139,86 kNm OK

Comprimento destravado: 8,0 m—12,0 m

Mpmsx = 1,0x (=17,6) + 1,0x (—=0,1) = 17,7 kNm
M, =1,0x (—12,8) + 1,0x (—1,8) = 14,6 kNm
Mg = 1,0x (—8,7) +1,0x (—3,8) = 12,5kNm

Mc=1,0x0,8+1,0x(-5,7) = 4,9 kNm

o - 12,5x17,7 1
b 25x17,7+3x146+4x125+3x49

Mg = 1,44 x |15385 — (15385 — 9688 104,71 = 49,78) _ 15385 kN
Rk = LAEX ( )X 17857 49,78 = cm

Mgk = 17592,92 kNcm — Adotar Mg, = 15385 kNcm

Mgy 153,85 kNm

Mggq = 17,7 kNm < Mpq = = 139,86 kNm OK

1,10 1,10
Efeitos combinados:
Nisq 37,2
— = = 0,08 < 0,20
Nera 431,11

N M
t,Sd + < x,Sd) < 1’ 0
2x Nt,Rd Mx,Rd

37,2 +( 57,4 ><1O
2x431,11 139,86/ —

0,45<1,0 OK

Verificacdo a forca cortante

LA T
“t, 58

Deve-se supor a viga, inicialmente, sem enrijecedores transversais. Assim, ky = 5,0.



5 x 20000
Ap =110 |——=—= 69,57

A=50,17 < A, = 69,57

V1 =0,60 A, f,

kN
Vrk = 0,60 x (31 x 0,58)cm 2x 25 ke 269,7 kN

VRrk
Vra = —
Yal
Vea = 27— 245,18 kN
RA™ 110 — °7

Voq = 16,27 kN < Vgq = 245,18 kN OK

Il.  Verificacdo da viga flexo — comprimida (CP + Sobrecarga)

» no esquerdo da viga:
e Nc,sd =-33,93 kN;
e Myxsd=60,75 kNm;
e Vsq=15,95KkN.

» no direito da viga:
e Nc,sd =-34,65 kN;
o Mysd=60,97 KNm;
e Vsq=15,98 kN.

Verificacdo & compressdo:

FLM

165/2
97

b
- 8,5
t



b b
b _ g5 < (_) = 1583 —Q, = 1,0
t t/1im

FLA

b 291-2x10 271
t 5,8 58

b E
() =10 f
t/lim fy

b 20000
(—) =1,49x = 42,14
t/lim 25

= 46,72

b b
o= 4672 >(2) =424

lim

E c, |E
bes =1,92t f_y 1—3 E <b-comc, =0,34
t
b 102 058 20000 . 0,34 [20000 S
ef = H7s 25 46,72 25 | =7

bef = 25,01 cm

Aer=Ag— ) (b=be)t
A = 49,7 — [(27,1 — 25,01) x 0,58] = 48,48 cm?
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- B8 97
Qa = 497
Q = Qs Qa

Q=10x0,975=10,975

Instabilidade global:

Forca de flambagem por flexdo e esbeltez em relacao ao eixo x:

N = m2EIl,
T (KyLy)?
N = % x 20000 x 8581 1176.26 kN
ex (1200)2 B ’
EA
A= Nexg

A = 20000x49,7 _ 51 35 < 200 0K
x = X 717626

Forca de flambagem por flex&o e esbeltez em relagéo ao eixo Y:

mwEl,
(KyLy)?
% x 20000 x 727

N. = = 896,9 kN
ey (400)2

Ney =

>
Il
a

20000x 49,7 _ 104,5 < 200 OK
X 8969

Ne = Ngy = 896,9 KN — Menor valor entre Ney € Ny,

Q Ang
Ao = /—
0 N.

43



44

=1,16 — x = 0,569

X = 0,975x 49,7 x 25
o~ 896,9

0,569x 0,975 x 49,7 x 25
1,10

Nesqa = 34,65 kN < Nogpg = 626,64kN  OK

NC,Sd = 34,65 kN < NC,Rd =

Flambagem por torcdo pura

N&o é necessario verificar, pois a barra possui comprimento de flambagem por torcéo
KL igual ao comprimento de flambagem por flexdo em rela¢éo ao eixo de menor inércia

KyLy, isso ocorre devido ao travamento dado pela méo francesa colocada nas vigas.

Verificacdo ao momento fletor:

EFLM
b 165/2
= — = —/ = 8’
te
E 0
= 0,38 \/: =0,38x = 10,74
fy
A=85<1, =10,74
FLA
h 291
A= —= = 50,17
tw 5,8
= 106,34

E
Ap = 376\F 3,76 x

A=50,17 <A, = 106,34
(No caso dos perfis laminados é comum na flambagem local 0 Mgk = My)).
Mgk = My = Zy f, = 615,4x 25 = 15385 kNcm

Mgy < 1,5W, f,
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15385 kKNcm < 1,5x553,6 x 25 = 20760 kNcm
Adotar: Mgx = 15385 kNcm

M Mae _ 15385 1 2066,36 kN
RA= 7907 110 ’ cm

Mgq = 6097 kNcm < Mpgq = 13986,36 kNcm OK

FLT

» Considerando flexdo em torno do Eixo “X”.
= Serd adotada mao francesa nas vigas, ligando-as as tercas, para realizar o travamento
completo em relacdo a translacdo e torcdo destas se¢des. Com isso 0 comprimento
destravado Ly serd de 4,0 m. A Figura 5.1 ilustra o detalhe da méo francesa.
L, 400

= 2= — =10471
A= T 3e 10

y )
E
176\/:—176X

= 49,78
=104,71> A, = 49,78
1,38,/1,] 27C,, B2
p= —— |1+ [1+———
ry]Bl Iy

1,38v727 x 13,2 14 jl N 27x 163728 x 0,0362

A = = 148,57
r 3,82x13,2x0,036 727

B, = (fy - Gr)Wx

g (0,70x25)x553,6 0,036
1= =

20000x13,2  cm

A =104,71 < A, = 148,57 — FLT ocorre em Regime Elastoplastico

}\_
Mgk = Cp x |Mp — (Mp — M,) - P

<M,
r_)\p P

M, = Zy f, = 615,4x 25 = 15385 kNcm



M; = (f; — 0,) Wy = 0,70 x 25 x 553,6 = 9688 kN cm

Mgy = C [15385 (15385 — 9688) 104,71 — 49,78 < 15385 kN
Rk = &b X X 14857 —4978] = cm

Cp — Fator de modificagéo para diagrama de momento fletor ndo uniforme.

Comprimento destravado: 0.0 m—-4.0 m

B 12,5 Mppax.
"~ 2,5Mpax + 3 My +4 Mg + 3 M

Cp

Mg = 1,06 x (—42,9) + 1,0 x (—15,5) = 60,97 kNm
M, = 1,06 x (—27,4) + 1,0 x (—13,5) = 42,54 kNm
Mg = 1,06 x (—14,4) + 1,0x (—11,6) = 26,86 kNm

Mc = 1,06 x (—3,7) + 1,0 x (—9,7) = 13,62 kNm

o - 12,5 x 60,97 17
b 25x60,97 +3x42,54+4x26,86+3x13,62

Mg = 1,77 x |15385 — (15385 — 9688 104,71 = 49,78) _ 15385 kN
Rk = L7/ X ( )X 17857 49,78 = cm

Mgk = 21624,63 kNcm — Adotar Mg, = 15385 kNcm

Mprx 153,85 kNm

MSd = 60,97 kNm < MRd = 110 = 110

= 139,86 kNm OK

Comprimento destravado: 40 m—-8,0 m

M = 1,06 x (+17,5) + 1,0 x (+0,1) = 18,65 kNm
Mu = 1,06 x (+11,3) + 1,0 x (—5,6) = 6,37 kNm
Mg = 1,06 x (+16) + 1,0x (=3,8) = 13,16 kNm
Mc = 1,06 x (+17) + 1,0x (—1,7) = 16,32 kNm

12,5x 18,65

= = 1
Cp 2,5x18,65+3%x6,37 +4x13,16 + 3x 16,32 39
Mg = 1,39 x 15385 — (15385 — 9688) 104,71 — 49,78 < 15385 kN
Rk = L27X X 14857 — 49,78] = cm

Mgk = 16982,05 kNcm — Adotar Mgy, = 15385 kN cm

46
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Mpi _ 153,85 kNm
1,10 1,10

Mgq = 18,65 kNm < Mgy = = 139,86 kNm OK

Comprimento destravado: 8,0 m—12,0 m

My = 1,06 x (+17,5) + 1,0 x (+0,1) = 18,65 kNm
M, = 1,06 (+13,8) + 1,0 x (+2,2) = 16,82 kNm
Mg = 1,06 x (+10) + 1,0 x (+4,0) = 14,6 kNm

Mc = 1,06 x (+1,5) + 1,0 x (+6,0) = 7,59 kNm

o 12,5 x 18,65 131
b~ 25%x18,65+3x16,82 +4x146+3x7,59

Mr = 1,31 x 15385 — (15385 — 9688 104,71 = 49,78) _ 15385 kN
Rk = LoLX ( )X 17857 49,78 = cm

Mgk = 16004,67 KNcm — Adotar Mg, = 15385 kNcm

Mg, _ 153,85 kNm

Msgq = 18,65 kNm < Mgq = = 139,86 kNm OK

1,10 1,10
Efeitos combinados:
Nesa 34,65
2T = = 0,05 < 0,20
Nera 626,64

N M
c,Sd + < x,Sd> < 1‘0
2x Nc,Rd Mx,Rd
34,65 60,97
LA
2x 626,64 139,86

0,46 < 1,0 OK

Verificacdo a forca cortante

L 291
t, 58

= 50,17

Deve-se supor a viga, inicialmente, sem enrijecedores transversais. Assim, ky = 5,0.

kE 5x 20000
A, = 1,10 =110x |——— = 69,57
£, 25

A=50,17 < A, = 69,57




VRk == Vpl = 0,60 AW fy

kN
Vrk = 0,60 x (31 x0,58)cm 2x 25 o 269,7 kN

Vo, = Rk _ 2697 o kN
RA™ 910~ 1,10 =7

Voq = 15,98 kN < Vgq = 245,18 kN OK

5.2.2 Verificagao dos pilares
Verificacéo do pilar flexo — tracionado (CP + Vento)

e Pilar da prumada da esquerda:
e Nisd = 21,03 kN;
o Mysd=101,1 kNm;
e Vsq=26,28 kN.
e Pilar da prumada da direita:
e Nygsd = 21,53 kN;
o Mysd =110 KNm;
o Vsq=279KkN.

Verificacdo a tracdo:

A, f
_Agly
Nera = 1,10
113,9 cm? x 25 k—NZ
cm

N =
tRd 1,10

Nirq = 2588,63 kN

48

Obs.: S&o 02 filas de furos em uma das mesas, que faz ligacdo com a viga de cobertura.

d, =dy +2,0+1,5=19 + 3,5 = 22,5 mm (Puncio + Furo padrio)
A, =Ag—2(dyty) Furagdo com padrédo uniforme
A, =113,9-2(2,25x1,73) = 106,11 cm?

256 x17,3x 223 4 112,7x 10,7 x (17,3 + %)

7
€c = 256x17.3 + 112.7 x 10,7

= 22,56 mm



Co=1- =1 22’56—086 ] tre 0,60 e 0,90
= = 580 (valor entre 0,60 e 0,90)

A, = CA, = 0,86 x 106,11 = 91,14 cm?

Ae fu
N —
tRd ™ 135
91,14 cm %x 40 kWN
Nera = 1,35

N¢ra = 2700,7 kN
Nesa = 21,53 kKN < Nipq = 2588,63 kN OK

Verificacdo ao momento fletor:

FLM
b 256/2_739
Tty 17,3 ’

/20000
Ap —038f 0,38x =10,74

A=739 <A, =10,74

A= _ 225 21,02
oty 107

E
376\/:—376X

A=2102 <A, = 106,34

= 106,34

(No caso dos perfis laminados é comum na Flambagem Local 0 Mgk = My)).

Mgk = My, = Zy f, = 1224,4x 25 = 30610 kKN cm
Mgk < 1,5 Wy f;, — Garantir que alcance o Mgy sem ocorrer flambagem.

30610 kNcm < 1,5x1095,1 x 25 = 41066,25 kNcm — OK

Adotar: Mg, = 30610 kNcm
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_ Mgk _ 30610
1,10 1,10

Mgrg = 27827,27 kNcm

Mgq = 11000 kNem < Mgpg = 27827,27 kNem  OK

FLT

e Considerando flexdo em torno do Eixo “X”;

e Comprimento destravado igual a 3 m, devido a longarina de tapamento.

_Ly_300_ o,
T ry 652

A= 176 |2 =176x [P0 _ 4978
p_ 4 fy_ ) X 25 - )

A=46,01< A, =49,78

Mgk = Mp) = Zyf, = 1224,4 x 25 = 30610 kNcm

Mgk < 1,5 Wy f;, — Garantir que alcance o Mgy sem ocorrer flambagem.
30610 kNxcm < 1,5x1095,1 x 25 = 41066,25 kN x cm — OK

Adotar: Mgx = 30610 kNcm

Mgk 30610
My sq = 11000 kN cm < Mygq = 110 = <10 = 27827,27 kNcm OK

Efeitos combinados:

Nysa 21,53
Nera  2588,63

=0,008 <0,2

N M
t,Sd + < X,Sd> < 1’0
2xNirg  \Mgra
21,53 11000
NACLIE Y
2x2588,63 27827,27

0,40 < 1,0 OK

Verificacdo a forca cortante:

h 225
ty 10,7

= 21,02

Deve-se supor o pilar, inicialmente, sem enrijecedores transversais. Assim, ky = 5,0.
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= 1,10

5x20000 _
0x 25 >

A=2102 < A, = 69,57

VRk = Vpl = 0,60 Aw fy

kN
Vrk = 0,60 x (26 x 1,07)cm 2x 25 ke 417,3 kN

Ve, = Rk 73 o0 a6 iN
RA™ 910~ 1,10  °°7

Voq = 27,9 kN < Vggq = 379,36 kN OK

Verificacéo do pilar flexo — comprimido (CP + Sobrecarga)
» Pilar da prumada da esquerda:
e Nc,sd =-35,03 kN;
o Mysd=110,8 kNm;
e Vsq=28,14 kN.
» Pilar da prumada da direita:
e Nc,sd = -35,24 kN;
o Mysd=114,7 KNm;
e Vsq=28,84 kN.

Verificacdo a compressao:

FLM

—739<() =1583-Q,=1,0
tlim

FLA

= — = 18,03

b 225-2x16
t 10,7
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b E 20000
(—) =149 |—=1,49x = 42,14
t)1im £, 25

b b
- = 1803 < (—) =42,14—-Q, = 1,0

lim

Q=0QsQ,=10x10=1,0

Instabilidade global

Forca de flambagem por flex&o e esbeltez em relacéo ao eixo X:

m’El,  m®x20000 x 14237

Ny = - — 7806,3 kN
= KL)? (600)? -

o [EAs_ 20000x1139 _ .
x= TN, "X 78063 7

Forca de flambagem por flex&o e esbeltez em relagdo ao eixo Y:

1'[2EIy B m2 x 20000 x 4841

v LY (300)2 ootrs
o [Eay 200001139 _ o
v N, T 10617,5

N, = Noy = 7806,3 kN

Flambagem por torcdo pura

Observacdo: Néo ha necessidade de verificar a flambagem por torcdo pura, pois a se¢do
é duplamente simétrica com constante de empenamento ndo nula e o comprimento de
flambagem da barra por torcdo ndo supera o comprimento de flambagem por flexdo em

relacdo ao eixoy.

_ QAgfy _ [Lox1139x25
A 78063 X="5

N 3524 kN <N _)(QAgfy _ 0,86x1,0x113,9x25
cSd = = = eRAT 490 T 1,10

Nesq = 35,24 kN < Ncpq = 2226,22kN  OK



Verificacdo ao momento fletor:

EFLM
A_b_256/2_739
Tt 173

=10,74

038[—038){

A=739 <A, =10,74

5
tw 10,7 = 21,02

20000
= 3,76 —376X = 106,34

A=2102 <A, = 106,34

(No caso dos perfis laminados é comum na Flambagem Local 0 Mgk = Mpi).

Mgy = My, = 7, f, = 1224,4 x 25 = 30610 kNem
Mgy < 1,5W, f,

30610 kNcm < 1,5x1095,1 x 25 = 41066,25 kNcm

Adotar: Mg, = 30610 kNcm

M., = MRk 30610 o N
Rd= 7790 110 ' cm

Msq = 11470 KNx cm < Mpq = 27827,27 kNem
ELT

e Considerando flexdo em torno do Eixo “X”;

e Comprimento destravado igual a 3 m, devido a longarina de tapamento.
L, 300
6,52

= = 46,01
Ty
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= 1,76 E:—176 20000 = 49,78
- ) fy_ ) X 25 - )

A=46,01<A, =49,78
Mgy = My, = z,f;, = 1224,4x 25 = 30610 kNcm
Mgk < 1,5W; f;, — Garantir que alcance o Mgy sem ocorrer flambagem.

30610 kNcm < 1,5x1095,1 x 25 = 41066,25 KkNcm — OK
Adotar: Mgk = 30610 kNcm

Mg 30610
Mygq = 11470 kNcm < My gq = 110- 110 = 27827,27 kNem OK

Efeitos combinados:

Nesa 35,24
Nera  2226,22

N M
c,Sd + < x,Sd> < 1,0
2XNera  \MgRra
35,24 N ( 11470 )
2x2226,22 27827,27

=0,02 <0,2

<10

042 <1,0 OK

Verificacdo a forca cortante:

A= h_ 225—2102
T t, 107 77

Deve-se supor o pilar, inicialmente, sem enrijecedores transversais. Assim, ky = 5,0.

A, = 1,10

5x20000 _
0x 25 >

A=21,02 < A, = 69,57

VRk == Vpl = 0,60 AW fy

kN
Vric = 0,60 x (26 x 1,07)em *x 25 — = 4173 kN
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Ve, = Rk 73 o0 a6 N
RA™ 910~ 1,10  °°7

Voq = 28,84 kN < Vgq = 379,36 kN OK

5.2.3 Ligac0Oes

Verificacao da ligacdo rigida da viga com o pilar

o

CH 19 mm

]

40

=1
—4
it
5
=

425 425

VISTA A

A

Figura 5.2: Ligacdo rigida viga — pilar.

Materiais:
ASTM A36: f, = 25 kN/cm?, f, = 40 kN/cm? — para as chapas e perfis;
ASTM A325: fy, = 63,5 KN/cm?, fu, = 82,5 kN/cm? — para os parafusos;

Eletrodo E70XX: fw = 48,5 kN/cm? — compativel com 0 ago ASTM A36.

Disposic8es construtivas:

Largura total dos enrijecedores = 165 mm (igual largura da mesa da viga);

Espessura dos enrijecedors = 9,7 mm (igual espessura da mesa da viga);

As dimensoes da solda dos enrijecedores com a mesa do pilar sdo iguais as dimensées da
solda da viga com a chapa de extremidade;

Dimensdo minima da perna do filete da solda da chapa de extremidade com a alma da
viga:

t=5,8 mm < 6,30 mm — dw,min =3 mm, logo o dw = 4 mm;
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Dimensdo minima da perna do filete da solda do enrijecedor com a alma do pilar:

6,30 <t=9,7 mm < 12,5 mm — dw,min =5 mm, logo o dw = 6 mm;
Diametro do Furo: dn =19+ 1,5+ 2,0 = 22,5 mm.

Distancia entre centros de furos:

69,7 mm < {24 x 19 = 456 mm — OK
80 mm 300 mm

3dy =3x19=57mm < ey = |
Distancia entre centros de furos e mesa da viga:
30 mm > 1,35d, = 1,35x 1,9 = 25,65 mm — OK

Distancia entre centros de furos e alma do pilar (pior caso em relacdo a alma da viga):
80— 13
2

= 33,5mm > 1,35d, = 25,65 mm — OK

Distancia dos furos as bordas:

40 mm < {12x19 = 228 mm

1,25d, = 1,25 x 19 = 23,75 < eg, = {42 s < 150

A largura da chapa de extremidade sera igual a largura da viga, a espessura sera de 19,0

mm.

Verificacdo das mesas e da alma da viga aos esforcos localizados:

e Msg=60,97 KNm;
e Nsg = 34,65 kN (compressao);
e Vsg=1598 kN.

Mesa e enrijecedores superiores:

Mgg Nga 6097 34,65

Nisa = h 2 3003 2 185,7 kN (mesa superior tracionada)
Af 16,5x9,7) x 25
= ( VX25 _ 3637,5kN
N = J110 _ 1,10
GRAT ) AL, T )0,97x(16,5 — 2x 2 — 1,30) x 40

135 135 = 321,89 kN



Nisq = 1857 kN < Nyrq = 321,89 kN — OK

Mesa e enrijecedores inferiores:

Mg, Ngg 6097 34,65
N = =
esd= -t 5 T 30037 2

= 220,35 kN (mesa inferior comprimida)

b 20000 x 0,56
(—) = 0,64 |——— =13,54
t/\im 25
4
“T TR
ty
4
.= ——=0,56
291
5,8

b b
2 -850 < (—) — 13,54 —Q = 1,0
t t lim

XQAgfy  1,0x1,0x (16,5%0,97) x 25

Nera = 110 - 110 = 363,75 kN
N¢sa = 220,35 kN < N pq = 363,75 kN
Alma com recorte
0,60A,,f,
1,10
< )
Vra < 0,60A,,f,
1,35
0,60x(31x0,58) x 25
= 245,18 kN
1,10
Vg <
0,60x (29,1 —2x2)x0,58x40
T35 = 258,80 kN

Vsq = 15,98 kN < Vpq = 245,18 kN



Verificacao do cisalhamento nos parafusos:

15,98 kN

Fusa = ——5— = 199 kN
_ WX 1,92 283 em?
b — 4 - & cm
0,4 A, fy,
FV,Rd = 1 35
0,4x2,83x82,5
Fyra = e = 69,3 kN

Fysa = LI9KN < F,rq = 69,3 kN — OK

Verificacdo da tracdo nos parafusos:

Fo = lsa_ 1857 46,43 kN
t,Sd — nt - 4 - )
0,67 Ape fup
Furd =
0,67x0,75x 2,83 x82,5
Fira = 130 = 86,9 kN

Frsqa = 46,43 kN < Fipq = 86,9kN

Verificacdo da tracdo e cisalhamento combinados nos parafusos:

2 2
F F
<t,Sd> +< v,Sd) <10
Fira Fy ra
(46,43)2 N <1,99
86,9 69,3

2
) =0,28<10-0K

58

Verificacdo da pressao de contato na mesa do pilar (pior situacdo em relacdo a chapa

de extremidade):

Fosq = 1,99 kN
1,2 1t f,
1,35
< )
Fora <12 4, tf,

1,35
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(1,2 x2,88x1,73x40

1,35
Fera < { 2,4%1,9x1,73x 40

1,35

I < {69,7 —22,5=47,2mm

40 — 11,25 = 28,75 mm lf = 28,75 mm = 2,88 cm

177,15 kN
Fera < {233,74 kN

FC,Sd = 1,99 kN < FC,Rd = 177,15 kN

Verificacao da flexdo da chapa de extremidade devido ao efeito alavanca:

a=4cm >b = 3 cm — procedimento de calculo valido OK
Mgq = Frsqb = 46,43 kKN x 3 cm = 139,29 kN x cm

4,25 cm @ =4,0cm

ps{ ! +p< 2
3+0,5x1,9 =3,95cm 34+0,5x1,9 = 3,95 cm

p=395+395=79cm

" p t*f;
RdA™ 4x1,10

Mo = 7,9x1,9%x 25 16203 kN
e R , X cm

Mgq = 139,29 kKN x cm < Mpq = 162,03 kN x cm — OK

Verificacido do cortante na alma do pilar:

A alma do pilar deve ser verificada a forca cortante introduzida pelo momento solicitante

de 220,35 kN somado a forga cortante existente no pilar de 28,84 kN.

Vgq = 220,35 kN + 28,84 kN = 249,19 kN

A= h = 320_2461
t, 13 77
( 3
30,03 J ’ 5
da
h™ 320 OP =) |5n| =111617 v T2 a3 1078
&
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A, = 1,10 = 102,15

£y 25

ky E 10,78 x 20000
= 1,10
A= 24,61 <A, =102,15

_— Vo 0,60 A, f, 0,60x(363x1,3)x25
RA=910 1,10 1,10

= 643,5kN

Voq = 249,19 kN < Vgxq = 643,5 kN — OK

Verificacdo dos enrijecedores:

A tracdo e compressdo nos enrijecedores ja foram verificadas, uma vez que 0s mesmos
tém espessura e largura total igual &s mesas da viga. E necessario verificar a capacidade

de transferir as forcas de cisalhamento para a alma do pilar.

220,35
Foy = — 110,18 kN
060Ag/fy — (060x31,04x25 o oor kN
Fos < J g = { 711 -
RA=10,60A,,f,  ]0,60x27,16x40 482,84 kN

1,35 1,35
Agy =32x0,97 = 31,04 cm?
Apy = 31,04 cm? —2x(2x0,97) = 27,16 cm?

Fsq = 110,18 KN < Fgrq = 423,27 kN — OK

Verificacdo das soldas:

a) Verificacdo da solda entre a chapa de extremidade e a alma da viga;
b) Verificagdo da solda entre a mesa da viga e a chapa de extremidade;
c) Verificacdo da solda dos enrijecedores com a alma do pilar.

a) Verificacdo da solda entre a chapa de extremidade e a alma da viga:

Esforcos solicitantes na solda

A forca Fysqa = 16,27 kN (esforgo cortante na viga), age no plano do grupo de solda

gerando apenas tensdes cisalhantes.

— 2 2
Tw,Sd - \/Tw,x,Sd +Tw,y,Sd
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Tw,x,Sd =0

Fy,Sd MZ,Sd X 16,27 KN
TW,y,Sd = + = 2
Aew Iz 14,05 cm

kN
+0=115—;
cm

a, =0,707d,

ay =0,707x0,4 = 0,28 cm

Aew = Z lwiawi

Aew = 2x25,1x0,28 = 14,05 cm?

KN
TW,Sd = \/0 + 1,152 = 1,15 m

Também atuam tensGes normais na solda da alma devido ao momento fletor e a carga
axial, porém o valor do esforco axial é pequeno, pode-se fazer uma propor¢do com a
tensdo na mesa.

hW tW
o = 0, —
w,Sd ™ h 2xay

_ 220,35 (291-2x2) 0,58 — 1191 kN
owsd= (165%097) 30,03~ (2x028) ' cm?
Solda de filete

_ 0,6 f,
TW,Rd - 1, 35

_ 0,6 f,
GW,Rd - 1’ 35

0,6 x48,5 kN
Tw,sd = 1,15 W < TwRd = LT = 21,5F— OK
0,6 x 48,5 kN
Gw,Sd = 11,91 CF < Gw,Rd = LT = 21,5@ — OK
0,6f

JGW,SdZ + Tysa? < 1,35w

kN kN
V11,912 + 1,152 = 11,96 — < 21,5— — OK
cm cm
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Ruptura na regido soldada

fw,res,Sd = \/Gw,Sdz + TW,SdZ = 11,96@

2; 25 n dy fw,res,Sd
m f,

¢ Naalma da viga:
2,25x2x0,28x 11,96
t=0,58cm > = 0,37 cm — OK
1x40

¢ Na chapa de extremidade:

2,25x2x0,28x11,96

t=190cm =
2x40

= 0,18 cm — OK

b) Verificacdo da solda entre a mesa da viga e a chapa de extremidade:

Foi utilizada solda de penetracdo total, portanto, como as mesas ja foram verificadas a
forgca normal (tragdo e compressdo) e a area efetiva de solda € igual & area do metal base,
ndo precisa verificar o metal de solda e metal de base. Também, como a espessura da
chapa de extremidade de 19 mm é superior a espessura da mesa de 9,7 mm, ndo é

necessaria a verificacao da ruptura na regido da solda.

¢) Verificacéo da solda dos enrijecedores com a alma do pilar:

Esforcos solicitantes na solda

A forga Fysa=220,35 kN (esforco cortante gerado pelo momento fletor), age no plano do

grupo de solda gerando apenas tensdes cisalhantes.

— 2 2
TW,Sd_\/TW,X,Sd +Tw,y,Sd

Tw,x,Sd =0

Fy,Sd MZ,Sd X 220,35 kN
Tw,y,Sd = + = 2
Acw I 23,52 cm

kN
+0=936—;

cm
a,, = 0,707d,, = 0,707 x 0,6 = 0,42 cm

Agy = Z lyidwi = 2 X (32 — 2 x2) x 0,42 = 23,52 cm?

- kN
Twsa =0 +9,362 =936 —;
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Solda de filete

06xf, 0,6x485 kN
Tw,sd = 9,36 W < Tw,Rd = 135 = 135 = 21,5W— OK

Ruptura na regido soldada

kN
fw,res,Sd = \/Gw,Sdz + TW,SdZ = 02 + 9,362 = 9,36(:?

e No enrijecedor:

2r2 5n awfw,res,Sd

m f,

2,25x2x0,42x9,36
t=097cm > = 0,44 cm — OK
1x40

¢ Naalma do pilar:

2,25X4x0,42x9,36
2x40

t=13cm = = 0,44 cm — OK

Verificacao da regido nodal de emenda de vigas:

et

CH 19 mm

——]\ -
A28 s

Figura 5.3: Ligacdo rigida emenda de vigas.
Materiais:
ASTM A36: f, = 25 kN/cm?, f, = 40 kN/cm? — para as chapas e perfis;
ASTM A325: fy, = 63,5 kN/cm?, fup = 82,5 kN/cm? — para os parafusos;
Eletrodo E70XX: fw = 48,5 kN/cm? — compativel com 0 ago ASTM A36.

Disposicfes construtivas:
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Dimensdo minima da perna do filete da solda da chapa de extremidade com a alma da
viga:

t=15,8 mm < 6,30 mm — dw,min =3 mm, logo 0 dw =4 mm;
Diametro do Furo: dn =19+ 1,5+ 2,0 = 22,5 mm.

Distancia entre centros de furos:

69,7 mm < {24 x 12,7 = 304,8 mm — OK
80 mm 300 mm

3db = 3X19=57mmSeff = {
Distancia entre centros de furos e mesa da viga:
30 mm > 1,35d, = 1,35x 1,9 = 25,65 mm — OK

Distancia entre centros de furos e alma do pilar (pior caso em relacdo a alma da viga):
80— 13
2

= 33,5mm > 1,35d, = 25,65 mm — OK

Distancia dos furos as bordas:

40 mm < {12 x12,7 = 152,4 mm

1,25d, = 1,25 x 19 = 23,75 < eq, = {425mm_ o0

Verificacdo das mesas e da alma da viga aos esforcos localizados

e Msg=BiMnt + BoMi = (1,0 x +9,3) + (1,0 X -7,5) = 1,80 KNm;
e Nsg = Nnt + B2Ni = (1,0 x 42,15) + (1,0 x -4,95) = 37,2 kN (tracéo);
o Vs4=Vn+ Vi=(7,57) +(-0,81) = 6,76 kN.

Mesa superior:

Msq Ngq 1,80 37,2
h 2 30,03 2

Ncsqa = = —18,54 kN (mesa superior comprimida)

= Qs

Q
b _ 165/2
t 97

= 8,50



b Ek. 20000 x 0,56
(—) = 0,64 = 0,64 |———— = 13,54
t lim f 25

ke = — = —— = 0,56

b b
—=8,50< (—) =1354-Q=1,0
t t/1im

= 1,0 (a alma restringe a flambagem global da mesa)

Af,  1.0x10x(16,5%097)x 25
Nera = X? ny = ( 0 ) = 363,75 kN

Ncsq = 18,54 KN < Ncpq = 363,75 kN

Mesa inferior:

Msq , Nsg _ 180 37,2

Nisda = h 2~ 30,03 + > = 18,65 kN (mesa inferior tracionada)

Af ( (16,5%9,7) x 25
g y ) )
_EY = 3637,5 kN
Noos = Jmo _ { 1,10 36375
PRET ) AL, T 10,97x(16,5-2x2 - 1,30) x40 22189 kN
1,35 1,35 ST
Nesq = 18,65 kN < Nygq = 321,89 kN — OK
Alma com recorte:
0,60A,,f 0,60 x (31x0,58) x 25
- 8VY ( ) = 245,18 kN
Vo < 1,10 _ 1,10
Rd = 0,60A,,f, 0,60x (29,1 —2x2)x0,58 x40 _ 25880 kN

1,35 1,35

Voq = 6,76 kN < Vgq = 245,18 kN

Verificacdo do cisalhamento nos parafusos:

6,76 kN
FV,Sd =

= 0,85 kN

mx 1,92 5
Ay = 2 = 2,83 cm
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— 0,4 Ap fyp  0,4x2,83x82,5
VR T T35 T 1,35

= 69,3 kN
Fysa = 0,85kN < F,pq = 69,3kN — OK

Verificacdo da tracdo nos parafusos:

Foo = lsa_ 1865 o
t,Sd - nt - 4 - 4

0,67 Ape fuy  0,67x0,75x2,83x82,5

Fira = 135 135 = 86,9 kN

Fisq = 4,66 kN < Frq = 86,9 kN
Verificacao da tracdo e cisalhamento combinados nos parafusos:
2 2 2 2
Fisa Fysd (4,66) (0,85)
- : = (— ——] =10,003<1,0—-0K
<Fthd> + <Fv,Rd 86,9 + 69,3

Verificacdo da pressdo de contato na chapa de extremidade:

Fesa = 0,85KkN

E << 1,35 1,35
cRA =124 d, tf, | 24x19x1,9x40

1,35 1,35

(1,2 g t £, Jl,Z x2,88x1,9x40

lf {69,7 — 22,5 = 47,2 mm _ lf — 28’75 mm = 2,88 cm

40 — 11,25 = 28,75 mm

194.56 kN
Fera < {256,71 kN

Fesa = 0,85 KN < Forgq = 194,56 kN

Verificacio da flexdo da chapa de extremidade devido ao efeito alavanca:

a=4cm >b = 3 cm — procedimento de calculo valido OK
Mgq = Frsq b = 18,65 x3 = 55,95 kNcm

4,25 cm @ = 4,0 cm

ps{ ! +p< 2
3+0,5x1,9=395cm 3+0,5x1,9 =3,95cm

p =3,95+3,95=79cm
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_79x 1,9%x 25

R = 710 = 162,03 kNcm

Msgq = 55,95 kNcm < Mgq = 162,03 kNem — OK

Verificacdo das soldas:

a) Verificacdo da solda entre a chapa de extremidade e a alma da viga;

b) Verificacdo da solda entre a mesa da viga e a chapa de extremidade.
a) Verificacdo da solda entre a chapa de extremidade e a alma da viga:

Esforgos solicitantes na solda

A forca Fy,sa=6,76 kKN (esforgo cortante na viga), age no plano do grupo de solda gerando

apenas tensdes cisalhantes.

— 2 2
Tw,Sd_\/Tw,x,Sd +Tw,y,Sd

Twx,Sd = 0
F M X 6,76 KN kN
__ Tysd z,Sd — ’ —
Twysd = Ao + I 14,05 cm? +0=10481 cm?

ay = 0,707 dyy, = 0,707x 0,4 = 0,28 cm

Aoy = Z lyiawi = 2x25,1x0,28 = 14,05 cm?

> kN
TW,Sd =40+ 0,481 = 0,481 W

Também atuam tensGes normais na solda da alma devido ao momento fletor e a carga
axial, porém o valor do esforco axial é pequeno, pode-se fazer uma propor¢do com a

tensdo na mesa.

hW tW
Ow,Sd = Om T g
w
1865 (29,1 —2x2) 0,58
owsd = (165x097) © 30,03 . (2x0,28)

kN
=1,008—;
cm



68

Solda de filete

kN 06xf, 0,6x485
Tw,sd = 0,481 W < Tw,Rd — 135 = 135 = 21,5@ —OK
06xf, 0,6x485 kN
Ow,sd = 1,008 W < OwRd = 135 = 135 = 21,5@ — 0K
kKN  0,6xf, kN
\/cW,SdZ + Tysa? = +/1,0082 +0,4812 = 1,11 — < 1’35W =215— - 0K

Ruptura na regido soldada

— 2 2 —
fw,ressd = \/O-W,Sd + Tw,sd” = 1lllcm2

¢ Naalma da viga:

2,25 n awfw,res,Sd

m f,

2,25x2x0,28x1,11
t=10,58cm > = 0,03 cm — OK
1x40

¢ Na chapa de extremidade:

2,25x2x0,28x1,11

t=19cm >
2x40

=0,02cm - OK

b) Verificacio da solda entre a mesa da viga e a chapa de extremidade:

Foi utilizada solda de penetragéo total, portanto, como as mesas ja foram verificadas a
forca normal (tracdo e compressdo) e a area efetiva de solda é igual a area do metal base,
ndo precisa verificar o metal de solda e metal de base. Também, como a espessura da
chapa de extremidade de 12,7 mm € superior a espessura da mesa de 9,7 mm, néo é

necessaria a verificacao da ruptura na regido da solda.



Verificacdo da ligacao da longarina do fechamento com o pilar:

L V56,20 x 6,35

W TTNE / uis24x1220

Figura 5.4: Ligacdo flexivel (longarina — pilar).
Materiais:
ASTM A36: f, = 25 kN/cm?, f, = 40 kN/cm? — para as cantoneiras e perfis;

ASTM A325: fy, = 63,5 kN/cm?, fu, = 82,5 kN/cm? — para os parafusos;
Eletrodo E70XX: fw = 48,5 kN/cm? — compativel com 0 aco ASTM A36;

Cantoneira: L 76,20 x 6,35: b = 76,20 mm, t = 6,35 mm, Ag = 9,29 cm?,

Disposic8es construtivas:

L=60+2x30=120mm>0,5d=0,5x152,4 =76,2 mm OK;

Espessura da cantoneira: t = 6,35 mm < 16 mm OK;

Gabarito da furacao: g =50 mm < 65 mm — excentricidade pode ser desconsiderada;

Diametro do furo: dhn=19+ 1,5+ 2,0=225 mm.
Distancia entre centros de furos:

3d, =3x19=57mm < e = 60 mm < {24X5'08 :3(}5;?112 mm = Ok

Distancia entre centros de furos e aba da cantoneira:
50 - 6,35 =43,65mm > 1,35xd, = 1,35x 1,9 = 25,65 mm — OK

Distancia dos furos as bordas:

30 mm
1,25xdy, = 1,25x19 = 23,75 < e, = {26 mm <
40 mm

12 x 5,08 = 60,96 mm
150 mm
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Verificacao do cisalhamento nos parafusos:

0,94 kN
Fysa = %1 0,47 kN — parafusos com apenas 01 plano de corte
mx1,9% 5
b= e 2,83 cm

— 0,4Apfy,  0,4x2,83x82,5
VR T T35 T 1,35

= 69,3 kN
Fysa = 0,47 kKN < F,rq = 69,3 kN — OK

Verificacdo da pressdo de contato na alma do pilar:

_ 0,94kN
¢Sd ™ Tov1

= 0,47 kN — parafusos com apenas 01 plano de corte

(1,2 g t £, J1,2 x3,75x1,3x40

P 1,35 1,35
GRAd =124 dy tf, | 24x1,9x1,3x40

1,35 1,35

lp < {60—22,5=37,50mm — 1 =3,75cm

173,33 kN
Fera < {175,64 KN

Fesqa = 0,47 kKN < Forgq = 173,33 kN

Verificacdo da pressdo de contato na cantoneira:

_ 0,94kN

¢sd= 5= 0,47 kKN — parafusos com apenas 01 plano de corte

121 tf, (1,2x1,88x0,635x40

P o 1,35 1,35
cRA =124 d, tf, | 24x1,9x0,635x40
1,35 1,35

L {60 —2250=3750mm _\ 1475 mm =188 cm

30 —-11,25 = 18,75 mm

42,44 kN
Fera < {85,79 kN

Fesa = 0,47 kN < Forg = 42,44 kN
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Verificacdo do colapso por rasgamento na cantoneira:

0,94
Fsq = ——— = 0,47 kN — 02 cantoneiras

0,60A,,f, + CesAntfs
1,35
0,60Agyfy + CrsAnify

Fra < {

\ 1,35
Fraq < {

\

0,60x3,56x40 + 1x0,93x40

1,35
0,60x5,71x25 + 1x0,93x40

1,35

= 90,8 kN

=91 kN

Agy = 0,635x (12 —3) = 5,71 cm®
A,y = 5,71 cm? — 1,5x(2,25x0,635) = 3,56 cm?
Ay = 0,635 x (2,6 — 0,5 x 2,25) = 0,93 cm?

Fsq = 0,47 kKN < Frq = 90,8 KN — OK

Verificacdo do cisalhamento na cantoneira:

,94
= 0,47 kKN — 02 cantoneiras

Fsq =
0,60A4,f, 0,60x7,62x25 103.9 kN
. { 1,10 { 1,10 S
Rd -
0,60A,,,f 0,60 x 4,76 x 40
v = 84,62 kN

1,35 1,35
AgV =0,635x12 = 7,62 cm?
A,y = 7,62 cm? — 2x(0,635x2,25) = 4,76 cm?

Fsq = 0,47 kN < Fpq = 84,62 kN — OK

Verificacao da solda na alma da longarina:

Disposicfes construtivas

Dimensdo minima da perna do filete:

t=5,08 mm < 6,30 mm — dw =5 mm > dwmin =3 mm;

Dimensao maxima da perna do filete: dw =5 mm <t = 5,08 mm.
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Esforcos solicitantes na solda

Obs.: Devido a forca que age no grupo de solda Fysd, € a0 momento gerado pela
excentricidade dessa forca em relagdo do grupo de solda Mzsq, Surgem apenas tensoes

cisalhantes.

Tw,sd = \/Tw,x,Sdz + Tw,y,SdZ
a, =0,707d,, =0,707x 0,5 = 0,35 cm
Aew = Z lwiawi = 12x0,35 + 2x(6,62x0,35) = 8,83 cm?

6,62
CSx A 0+2 x(25=) x(6,62x0,35) 1533

_ _ - = 1,73
Xeg T TFA,  (12x0,35) + 2% (6,62x0,35) 8,83 cm

L =L+],
0,35x12% 12\ .
[, =——+ 2x(6,62x0,35)x (—) = 217,22 cm
12 2
0,35x6,62° 6.62 2 , .
y = XT + 2x6.62x0,35x (T — 1,73) + 12x0,35x1,73% = 41,06 cm

I, =217,22 cm* + 41,06 cm* = 258,28 cm*

Fxsa =0
0,94 .
Fysqa = — = 0,47 kN — 02 cantoneiras

Mysq = Fysad = 0,47 x (7,62 — 1,73) = 0,47 x 5,89 = 2,76 kNem

Fysqa Mysqy 2,76 x 6 kN
_ % J = =0,06 —
Tw,x,5d Aew + IZ 258,28 cm?
F M X 047 2,76x4,89 kN
y,Sd z,5d , ’ d
_ — =0,11—
Twysd =3 —+— = 583" 25828 cm?

3 > kN
TW,Sd = 0,06 + 0;11 = 0,125 Cﬁ

Solda de filete

0,6xfy o,6x48,5_215 kN 0K
1,35 135 "7 cm?

Tw,sd = 0,125 _sz < Tw,Rd —



Ruptura na regido soldada

fw,res,Sd = \/Gw,SdZ + TW,SdZ = 0,125(:?

2r2 5n awfw,res,Sd

t=>
m f,

2,25x2x0,35x0,125
t=0,508cm > = 0,005 cm — OK
1x40

Verificacdo da base de pilar engastada:

W 250 x 89

—K4

K

oL'se

oSk

\ CH125

BLOCO DE CONCRETO DA FUNDAGAO:

1500 x 1500 x 1500 (mm) CHUMBADORES - d =19 mm
CH 38,10
100 "
|
2 |
- |
© - (¢,
T i
e X
3 B ) % R 2 =
o (=] »
') I
3 i
o) - @
o |
= |
|
100 460 100
660

Figura 5.5: Base de pilar engastada.
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Os esforcos estdo indicados em valores de calculo e referem-se a face inferior da placa de
base.

Hipotese 1: tracdo maxima.

Ntsd = 21,53 kN;

Msg = 110 KNm;

Vsd = 27,9 kN.

Hipotese 2: compressdo maxima.
Nec,sd = -35,24 kN;

Msgq = 114,7 KNm;

Vsq = 28,84 kN.

Hipotese 3: momento fletor maximo.
Nc,sd = -35,24 kN;

Msg = 114,7 KNm;

Vsq = 28,84 kN.

A Hipotese 3 — momento fletor maximo, ndo necessita ser verificada, pois coincide com

a Hipdtese 2 — compressao maxima.

Materiais:

Chumbadores

ASTM A36: fy, = 25 kN/cm?, fup, = 40 KN/cm?;

Placa de base e barra de cisalhamento

USI CIVIL 350: fy = 35 kN / cm?, f, = 50 kN/cm?;
Eletrodo E70XX:

fw = 48,5 kN/cm?, compativel com aco USI CIVIL 350;
Concreto do bloco de fundagdo com fek bioco = 20 MPa;

Argamassa de enchimento com fckenc = 30 MPa.

DisposicOes construtivas:

Chumbadores:

» Diametro: 19 mm < d¢h = 19 mm < 50 mm OK;

=  Dimensdes: h, = 150 mm, r1 = 175 mm, r> =50 mm, d¢ = 33 mm;
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= Arruela especial: espessura = 9,5 mm, dimensfes: 50 mm x 50 mm, além da
arruela normal de 4 mm;
= Chumbadores de cada lado da placa: nt=4>2;

= Comprimento de ancoragem: ha =350 mm > 12 x 19 =228 mm.

Placa de Base:

= Dimensoes:
d=260 mm <H =660 mm<d+4xa; =260 +4x 100 =660 mm OK;
bt =256 mm < B=456 mm < bs + 2 X a1= 256 + 2 x 100 = 456 mm OK;
top = 38,10 mm > 19 mm OK.
= Distancia entre centro de furo e borda e entre centro de furo e a mesa do pilar:
a1 = 100 mm > 2dch = 38 mm OK;
= Distancia entre centros dos furos:
a2 = 85,3 mm > 4dch = 76 mm OK;
a3 = 460 mm > 4dch = 76 mm OK.

Bloco de concreto:

fekbloco = 20 MPa > 20 MPa OK

Enchimento:

Altura ag = 50 mm para dch < 25 mm
fckyenc =30 MPa > 1,5 x 20 Mpa =30 MPa OK

Barra de Cisalhamento:

Altura hpe = 150 mm > 2 x ag = 100 mm OK

Solicitacdes na Base:

Hipdtese 1 — Forca de tracdo maxima:

Mgg 11000kN x cm
= | =510,9 cm
Nisa

Excentricidade e = 21,53 kN

ecrit = hy = 230 mm = 23 cm — Distancia do centro até o chumbador.

e=5109cm > e = 23 cm

H
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2 BGC,Rd
o — fck
K Y
_ 20 o, kN
OcRET Ta4x14 7 em?
A (23+66)2 2x2153x (5109 -23)\ _ 0 o0 o
B 2 45,6 x 1,02 B ’

66
Y=23+ -~ 2684,31 = 4,18 cm

YFisa = Ocra (YB) + Nisq
YFisq = 1,02x (4,18 x45,6) + 21,53 = 215,95 kN
(Forca de tragcdo no conjunto de chumbadores de um dos lados da placa).

_ (XFtsq — Nisa)
GC,Sd - YB

_21595-2153 kN
eSd T TL18x456 - cm?

(Tensdo de compressao solicitante no concreto).

Hipodtese 2 — Forca de compressao maxima:

. tricidade e — Msq| |11470 kKNxcm| 325 48
xcentricidade e = Nosa = 35224 KN = ,48 cm
1 Nch
= - |H==—C
eCrlt 2 ( BGC‘Rd>
_ 1( 35,24 )—3262
Cerit = 3 45,6x1,02)  ~oPcm

e = 325,48 cm > e = 32,62 cm

_ 20 L,
OcRd = Tax14 " am?
H\> [2Ncsq(e+h
A (ht +_) B < osd( t))
2 BGC,Rd



66\ 2 2 x 35,24 x (325,48 + 23)
A= (23 + —) —

2 45,6 x 1,02 ) = 26423 >0

H

66
Y=23+ >~ +/2642,3 = 4,59 cm

YFisa = 0cra (YB) = Ncsq
YFisq = 1,02 (4,59 x 45,6) — 35,24 = 178,25 kN
(Forga de trag&o no conjunto de chumbadores de um dos lados da placa).

_ (YFtsa + Nesa)
GC,Sd - YB

_17825+3524 kN
OeSd = T459x456 - cm?

(Tens&o de compressao solicitante no concreto).

Verificacdo do concreto:

GC,Sd = 1,02 CF < GC,Rd = 1,02 CF OK

_fa __ 20 kN
ObcRd = L T 1A 14 7 om?

o _ Vbe,sd
PeS4 ™ b (hpe — ag)

28,84

= _ o112 N
Obesd = 55 6% (15—5)

cm?

Gbc,Sd = 0,112 CF < Gbc,Rd = 1,02 CF OK

Dimenso6es do bloco de concreto:

H,=150cm >H+ 11xd., = 66+ 11x1,9 = 86,9 cm
B, = 150 cm > B + 11xdy, = 45,6 + 11x 1,9 = 66,6 cm

h, +20cm = 25cm + 20 cm = 45 cm

Ap =150 cm 2{ H, = 150 cm



Verificacdo dos chumbadores a tracdo:

YFisq = 215,95 kN
(Forca de Tracao no conjunto de chumbadores de um dos lados da placa).

ngAg fy
1,10

ZFt,esc,Rd =

mtx 1,92 5
Ag = 2 = 2,83 cm

4x2,83x25
l:t,esc,Rd_ = 1—10 = 257,27 kN

YFigq = 215,95 kN < YF; escra = 257,27 kN OK

n; Ae f,
ZFt,rup,Rd = ﬁ

)

A = 0,75A, = 0,75x 2,83 = 2,12 cm?

4x2,12x40
Ft,rup,Rd = T = 251,25 kN

ZFt,Sd = 215,95kN < ZFt,rUp,Rd = 251,25 kN OK
Ruptura do concreto:

0,08A ¢/

1,4 3/h,

Ae=2(+3) @re)+m=2) o (a+e)

ZFt,Rd,rc =

Dist. do centro ao chumbador — h; = 230 mm = 23 cm

(0,5 Hy) —h, = 0,5x 150 — 23 = 52 cm

<
@ = 1,5h, = 1,5x35 = 52,5 cm

(0,5 (B, —B+2 a;)) = 0,5x (150 — 45,6 + 2x 10) = 62,2 cm
L 1,5h, = 1,5x35 =52,5cm

h; =23 cm
1,5h, = 52,5 cm

a, = 8,53 cm
~ (3,0h, = 105 cm
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8,53
A= 2 X(52,5 + T) x(52+423)+ (4 —2)x8,53x (52 +23)

A. = 9794,25 cm?

St _ 0,08x9794,25xV2 24196 kN
t,Rd,rc — 1,4 3{/% - )

YFisq = 215,95 kN < Y'Firare = 241,96 kKN OK

Verificacio da placa de base:

top = 38,1 mm = 19 mm.

2
. ' fy
PORA ™ 4 ¥ 1,10

M B 3,812 x 35 _ 11546 kN x cm
PBRA ™ "4 v 1,10 0

Momento fletor provocado pela compressao no concreto.

B H — 0,95d
m; = >
66 —0,95x 26
m; = 5 = 20,65 cm

Y = 4,18 cm — Hipdtese 1
Y = 4,59 cm — Hipoétese 2

Y <my

m= ,/2Ym; — Y?

m = \/2 x 4,18 x 20,65 — 4,182 = 12,45 cm

m= /2x4,59x20,65— 4,592 = 12,98 cm

1’1’12

lv[pb,c,Sd = Og¢sd 7

12,982 kNcm
Mpbesa = 1,02X ——— = 85,92

KNcm KkNcm
S Mpb,Rd = 115,4-6 c—m OK

M = 85,92
pb,c,Sd cm
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Momento fletor provocado pela tracdo nos chumbadores.

Tp; < {nt (2a; +dep) =4x(2x10+1,9) =87,6 cm
Pi= B = 45,6 cm
Ypi = 45,6 cm

2 Fisa a
R

Y Fisq a; 21595KkN 10 cm kNcm
M — & = = 47,35

pb,tSd Y p; 45,6 cm
kNcm kNcm

Mpp,tsa = 47,35 < Mppra = 115,46

cm cm

Verificacao dos esforcos horizontais:

Hipodtese 1 — forca de tracdo maxima.

Vatrito = 0
VbC,Sd = VSd - Vatrito == 27,9 kN - 0 == 27,9 kN

Hipodtese 2 — forca de compressdo maxima.

v { 0,7uNcsq = 0,7x0,55x 35,24 = 13,56 kN
atrito = 0,2f4YB = 0,2x2,0x4,16 x45,6 = 76,04 kN

Vbesd = Vsd — Vatrito = 28,84 KN — 13,56 kN = 15,28 kN

Barra de cisalhamento:

hy = 150 mm
by = 256 mm
bec = 12,5 mm

Vbesa = 27,9 kN (hipotese 1)

Mpcsd = Vbesd Cbe

(hbc - ag)
2
(15 — 5)

Che =5+ T=10cm

Che = aAg +

Mpesa = 27,9 kNx 10 cm = 279 kN x cm
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2
bbc tbc fy

Moerd = 77 10

25,6 cm x (1,25 cm)? x 35 k—Nz

Mpcra = <110 cm” _ 319,42 kN x cm

Mpcsa = 279 KNx cm < Mycpq = 319,42 kKN x cm OK

0,6 byc the fy
Yoora = 75—

0,6 x256cmx1,25cmx 35k—N2

— cm? _
Voerd = 10 613,29 kN

Vbc,Sd = 27,9 kN < VbC,Rd = 613,29 kN OK

Verificacdo das soldas:

Nas regides onde foram usadas soldas de penetracao total, as chapas ja foram verificadas.

5.2.4 Tercas, longarinas e tirantes

Tercas

e (Carga Permanente + Sobrecarga = Flexdo obliqua com 6 = 15°;

e Vento = Flexao Simples;

e Largurade influéncia 2 m (espacamento entre tercas);

e Serdo utilizadas duas linhas de tirantes, portanto o comprimento destravado sera:
Ly=L/3=73m/3=2,43m.

e O perfil escolhido para o pré-dimensionamento da terca e longarina do

fechamento é apresentado na Tab. 5.2.

Tabela 5.2: Pré-dimensionamento da terca e longarina do fechamento.

d=152,4 mm Eixo x Eixoy
Tercas bf = 48,8 mm Ix = 546 cm* ly = 28,8 cm*
e U 152,4x 12,20 tw = 5,08 mm Wy = 71,7 cm® Wy = 8,16 cm?®
Longarinas tr=8,7 mm r« =5,94 cm ry=1,36 cm
Ay =155 cm? Zy=84,2cm3 Zy=18,6 cm®




12 Combinacao:

Flexdo em x: CP + Sobrecarga
ga = 1,25 x (0,262c0s15°) + 1,5 x (0,50c0s15°)
ga= 1,04 KN/m

Mg = 1,04 x (7,32) / 8 = 6,92 KNm

22 Combinacao:

Flexdo em x: CP + Vento Longitudinal
ga = 1,25 x (0,262c0s15°) - 1,4 x (1,04)
ga=- 1,139 KN/m — (Succéo no Telhado)

Mg = -1,139 X (7,32) / 8 = -7,58 KNm

32 Combinacao:

Flexdo em x: CP + Vento Transversal
ga = 1,25 x (0,262c0s15°) - 1,4 x (1,248)
gda=-1,43 KN/m — (Succdo no Telhado)

Mg =-1,43 x (7,3%) / 8 = -9,52 KNm

Verificacdo ao momento fletor (Flexdo em X):

Mxsd = 9,52 KNm = 952 kNcm

FL

b _ 488/2

te 8,7

/20000
Ap —038f 0,38x = 10,74

A=280<2A,=10,74

= 2,80
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20000
Ap, = 3,76 —376X = 106,34

A =2657 <A, =106,34
Obs.: No caso dos perfis laminados &€ comum na flambagem local 0 Mgk = M.
Mgk = Mp = Zy f, = 84,2x 25 = 2105 kNcm
Mgk < 1,5W, f
2105 kNcm < 1,5x 71,7 x25 = 2688,75 kNcm

Adotar: Mg, = 2105 kNcm

M Mpic _ 2105 1913,6 kN
RA= 7907 110 /O Kem

MSd =952 KkNcm < MRd = 1913,6 kNcm

FLT

_bh_ 2 g6
o, 136 7

’20000
176\/7—176X = 49,78

A=178,67 > A, = 49,78

_ 1,38,/T, - 7Cy B2
i r'ylﬁl Iy
_ 1,38V28,8x2,73 - 27x1215x 0,0229% 21654
T T 136x2,73x0,0229 28,8 I
B, = (fy— Gr)Wx
1 E]
(0,70x25)x 71,7
B, = =0,0229

20000x 2,73

hp=49,78 <A =178,67 < Ar = 216,54
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Mgy = Cp |Mp — (Mp — M;) | =M
P

A— Ap
— pl
T

A

Comprimento destravado: 2,43 m

12:5 Mméx.

Cn =
b 2,5 Mpax + 3 Mj + 4 Mg + 3 Mg

q=143 %N (CP + Vento Transversal)

M = 8,46 kNm

Mj = 2,9 kNm

Mg = 5,3 kNm

M¢ = 7,11 KNm

C 12,5x 8,46 1,46

T 25x846+3x29+4x53+3x7,11
M = Zyfy, = 84,2 x 25 = 2105 kNcm
M, = (f, — o, )Wy =0,70x25x 71,7 = 1254,75 kNcm

178,67 — 49,781 _ "
216,54 — 49,78 — P!

Mgy = 1,46 x [2105 — (2105 — 1254,75)

Mgy = 2106,6 kNcm < M, = 2105 kNem

Mg 2105

Mgq = 846 kNem < Mpa = 770 =T,

= 1913,63 kNcm OK

Verificacdo de deslocamentos:

5 . = 5qL*
max. 7 384El,

_ 5x(0,262 x 10 ~2cos152) x 730*
- 384 x 20000 x 546

= 0,85 cm

_ 5x(0,50x 10 ~%cos15°) x 730*
s¢ 384 x 20000 x 546

= 1,63 cm

Obs.: A acdo do vento ndo foi considerada, pois se trata de uma acéo esporadica e de curta

duracéo.
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Combinacdes frequentes

Storal = 0,85+ 0,7x 1,63 = 1,99 cm

L
Ototal = 1,99 cm < 6, = 120~ 6,08 cm (Atuacdo do Vento de Sucgao)

42 Combinacéo:

Flexdo emy: CP + Sobrecarga
qd = 1,25 x (0,262sen15°) + 1,5 x (0,50sen15°)
gd= 0,278 KN/m

A Figura 5.6 mostra o diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy, para a carga

de 0,278 kN/m ao longo do vao.

Figura 5.6: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy.

Verificacdo ao momento fletor com flexdo em y

My,sd = 0,165 kNm = 16,5 kNcm

FL

b 488/2
Azt— = 2,80

E /
Ap = OBS\F 0,38x

A=2,80<2A,=10,74




20000
= 1,12 =1,12x = 31,67

A=2657 <A, =31,67
Mgk = My =z, f; = 84,2 x 25 = 2105 kNcm
Mgk < 1,5 W f;
2105 kNcm < 1,5x 71,7 x 25 = 2688,75 kNcm

Adotar: Mg, = 2105 kKNcm

Mpi _ 2105
1,10 1,10

Mgy = — 1913,6 kNcm
MSd = 16,5 kNcm < MRd = 1913,6 kNcm

FLT

A FLT néo se aplica, pois se trata de flexdo em torno do eixo de menor inércia ly.

Efeitos combinados:

M M
x,Sd_I_ y,sd Sl,O

Myra My Rra

952 kNcm 4 16,5 kNcm o
1913,6 kNcm = 1913,6 kNcm ~—

0,497 + 0,008 < 1,00K

Longarinas do Fechamento

86

e A flexdo em ao eixo x na longarina devido a acdo do vento, ndo sera considerada

neste trabalho, pois ndo caracteriza uma parede porque o vao de 7,3 m esté livre

para a passagem do vento;

e A Tabela 5.3 apresenta o carregamento permanente e a sobrecarga atuante nas

longarinas do fechamento. A carga permanente é o peso proprio do perfil

U 152,4 x 12,20 e a sobrecarga é uma carga concentrada de 1,0 kN no meio do

vao.
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Tabela 5.3: Cargas atuantes na longarina do fechamento.

Carga Permanente
Peso Préprio: 12,20 kg / m = 0,12 KN/m
Sobrecarga
Carga Concentrada: 1,0 kN

A Figura 5.7 mostra o diagrama de momento fletor da longarina do fechamento com
flexdo emy, para a carga de 0,12 kN/m ao longo do véo e uma carga concentrada de 1 kKN

no meio do vao.

Figura 5.7: Diagrama de momento fletor da longarina com flexdo em y.

Logo, Mysd = 2,624 KNm = 262,4 kNcm

Verificacdo ao momento fletor:

FL

b  48,8/2
}\=t— /

038\/7—038X

A=280<2A,=10,74

= 2,80

=10,74

FLA

LI 26,57
oty 508

E ’
Ap = 112\/: 1,12 x

A= 26,57 <A, =31,67

Mgy = My = 2y f; = 84,2 x 25 = 2105 kNcm
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Mgk < 1,5W, f;
2105 kNcm < 1,5x 71,7 x 25 = 2688,75 kNcm

Adotar: Mg, = 2105 kKNcm

Mo, = MRk _ 2105 1913,6 kN
RA&= 770 1,10 0 Kiem

Mgq = 262,4 kNem < Mg = 1913,6 kNem

FLT

A FLT ndo se aplica, pois se trata de flexdo em torno do eixo de menor inércia ly.

Tirantes

Barra Redonda: d = 9,53 mm, Ag = 0,71 cm?.
A Figura 5.8 mostra o diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy, para a carga

de 0,278 kN/m ao longo do véo.

0.3 kN §
i‘j)
0.7 KN
S E—
A\
0.7 kN 2

Figura 5.8: Diagrama de momento fletor da terca com flexdo emy.

Esforco Solicitante:

N¢sq = 0,7 kN N@ de tercas

Nesq = 0,7 kN x 7 = 4,9 kN

Verificacdo a tracao:

_ Agly
tRA™ 910
0,71 cm? x 25 k—Nz
Nirda = 1o CM” — 16,13 kN
Abefu

Nira = 732
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0,75x 0,71 cm? x 40 kN

2
N, pq = M~ — 15,77 kN
tRd 1,35

Nesa = 49 kN < Nypg = 15,77 kN OK

5.2.5 Contraventamento

o Direcéo transversal: As agdes horizontais atuantes na dire¢do transversal seréo
resistidas pelos porticos rigidos, nos quais a estabilidade é assegurada pela rigidez
a flexdo das barras e pela a capacidade de transmissdo de momentos das ligacoes.
e Direcédo longitudinal: As agdes horizontais atuantes na diregéo longitudinal seréo

resistidas pelo contraventamento de cobertura e pelo contraventamento vertical.

Contraventamento de cobertura

Tem por fungdo transmitir as agbes horizontais que atuam na cobertura para o

contraventamento vertical. Sera utilizada a configuragdo em X.

As pressdes finais devidas ao vento foram obtidas conforme a ABNT NBR 6123:1988.
As Figuras 5.9 (a) e (b) sdo usadas para determinar o coeficiente de forma externo, Ce,
mostrado na Tab. 5.4. A Tabela 5.4 apresenta a pressdo final do vento longitudinal, a = Q°,
que provoca succdo nas paredes. A pressdo final foi determinada levando em
consideracdo que o terreno é plano, pertence a categoria IV (suburbio densamente
construido) e a Classe B (maior dimensdo da superficie frontal esteja entre 20 e 50
metros). Na Tabela 5.5 foi realizado 0 mesmo procedimento para determinar a pressao

final devida ao vento longitudinal, a = 0°, que provoca sobrepressdo nas paredes.

Z | ‘ -1 ‘
(0 menor d {
= Ay D3l
1 ; D ’
b 2 L S
(a) Parede da edificacédo (b) Planta retangular

Figura 5.9 Caracteristicas da estrutura para determinacdo do coeficiente de forma
externo, Ce



Tabela 5.4: Succéo na parede D, o = 0°.

90

q=0,613 (Vk)?/ 1000
Vk = S$152S3V, = 29,05 m/s

q=0,52 kN / m?

D: C. = -0,334; 1/2>hib=6/24=0,25
Cpi = +0,2 alb = 43,8/24=1,83
C=Ce- Cp C=-0534

Pressdo Final: qv = Cq

Qv =-0,534 x 0,52 =- 0,277 kKN / m?

Forca horizontal atuante na parede D
que sera transmitida para a
cobertura:

Largura de influéncia de 4 m;
Considerando atuacédo da forca

apenas nos nads das escoras.

kN 5
Fiior. = 0,277 — x (4x3,D)m
Fior = 3,44 kN
kN 5
Fiior. = 0,277 — x (4x2,14)m
Fior. = 2,37 kN
kN 5
Fhor. = 0,277 7 X (4x1,07)m
Fior. = 1,18 kN
kN 5
Fhor. = 0,277 2 X (2x0,53)m

Fior. = 0,29 kN

ey

344 kN
2.57 kN

<
<
<
<

18 KN

029 W

Figura 5.10: Forcas horizontais atuantes nos nos das escoras (Succ¢ao).



-0.08

3.29
1

-0.08 -0.05

Figura 5.11: Diagrama de forca normal do contraventamento da cobertura (KN —

Succéo).

Dimensionamento:

Barra redonda adotada: d = 9,53 mm;

-0.02

ASTM A36 — fy, = 250 MPa = 25 kN/cm?, f, = 400 MPa = 40 kN/cm?.

Logo o esforco solicitante de tragdo sera:

N¢sq = 0,18 kN

Verificacdo a tracao:

Agly

N¢sq < Ngra = 110

kN

0,71 cm? x 25 —
cm

0,18 kKN < Nypq = 5

0,18 KN < Nypq = 16,13 kN OK

Abe fu
1,35

Nt,Sd < Nt,Rd =

0,75x 0,71 cm? x 40 KN

cm?
1,35

0,18 kN < Nypq =

0,18 KN < Nigq = 15,77 kN OK
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indice de esbeltez:

Barras redondas rosqueadas nao precisam atender quaisquer limitacdes relacionadas a

esbeltez. Isso ocorre pelo fato de serem montadas com pré-tensao de tracéo.

Tabela 5.5: Sobrepressao na parede C, o= 0°.

q=0,613 (Vk)?/ 1000
Vk = S1S2S3Vo = 29,05 m/s

q=0,52 kN / m?

C: Ce=+0,7, 1/2>h/b=6/24=0,25
Cpi=+0,2 a/b =43,8/24=1,83
C =Ce—Cpi C=+0,50

Pressdo Final: qv=C q

gv=+0,50 x 0,52 = 0,26 kN / m?

Forga horizontal atuante na parede C
que sera transmitida para a
cobertura:

Largura de influéncia de 4 m;
Considerando atuacéo da forga
apenas nos nods das escoras.

kN 5
Fhor. = 0,26 —7 X (4x3,1)m
Fuor = 3,22 kN
kN 5
Fhor. = 0,26 —7 X (4x2,14)m
Fuor = 2,22 kN
kN 5
Fhor. = 0,26 —7 X (4x1,07)m
Fior. = 1,11 kN
kN 5
Fhor. = 0,26 2 X (2x0,53)m

Fior. = 0,27 kN

«
K X
\ \
\
\
\
S
/
/
/
/
Y ,
< <!

111 kN
p
—»

027 kN

Figura 5.12: Forgas horizontais atuantes nos nos das escoras (Sobrepresséo).




0.08

0.02

Q
~,
076

3.08

QS

0.08

/

-0.23

Figura 5.13: Diagrama de forca normal do contraventamento da cobertura (KN —

Sobrepressao).

Dimensionamento

Barra redonda adotada: d = 9,53 mm;

ASTM A36 — f, = 250 MPa = 25 kN/cm?, f, = 400 MPa = 40 kN/cm?.
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Considerando apenas o trabalho das barras tracionadas, desprezando as que estariam

comprimidas, o esforco solicitante de tragdo seré:

Nesq = 2x 0,16 kKN = 0,32 kN

Verificacdo a tracao:

A, f
N¢sq < Nyra = ﬁ
0,71 cm? x 25 k—NZ
cm

0,32 kN < Nypg =

1,10

0,32 KN < Nigpq = 16,13 kN OK

Apef,
Nt,Sd < Nt,Rd = 1 §5u
0,75x 0,71 cm? x 40 k—Nz
cm

0,32 kN < Nypg =

1,35

0,32 kN < Nigq = 15,77 kN OK
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indice de esbeltez

Barras redondas rosqueadas nao precisam atender quaisquer limitacdes relacionadas a
esbeltez. Isso ocorre pelo fato de serem montadas com pré-tensdo de tragao.

Contraventamento vertical

Tem por funcédo transmitir as aces horizontais que atuam nas fachadas frontais para as

fundacdes. Serd utilizada a configuracdo em X.

A Tabela 5.6 apresenta a pressao final do vento longitudinal, a = 0°, que provoca sucg¢ao
nas paredes. A presséo final foi determinada levando em consideracdo que o terreno é
plano, pertence a categoria IV (sublrbio densamente construido) e a Classe B (maior
dimensdo da superficie frontal esteja entre 20 e 50 metros). Na Tabela 5.7 foi realizado o
mesmo procedimento para determinar a presséo final devida ao vento longitudinal, a = Q°,

que provoca sobrepressdo nas paredes.

Tabela 5.6: Succdo na parede D, o= 0°.

q = 0,613 (Vk)?/ 1000

q=0,52 kN / m?
Vk = S$15,S3V, = 29,05 m/s
Pressdo Final: qu=Cq v =-0,534 x 0,52 =- 0,277 kKN / m?
; . 12mx3,1m
Forca horizontal atuante na parede D que | Area = (12 mx 6,0 m) +
.\ ’ 2
sera transmitida para o contraventamento )
] Area = 90,6 m?
vertical: N
Considerando que apenas a metade dessa Fyor. = 0,277 mZ ¥ 90,6 m?
forca sera resistida por um dos Faor. = 25,096 kN

contraventamentos verticais.




(Or¢—
25.096 kN

75277

Figura 5.14: Forca atuante no contraventamento vertical (Sucgéo).

16.709

o

Figura 5.15: Diagrama de for¢a normal do contraventamento vertical (KN —

Dimensionamento

L 127 x 12,70:

b =127 mm;
t=12,70 mm;
Yg = 36,3 mm,;
Ag = 30,64 cm?;

Ix1 = 470 cm*.

Succéo).

95



e Ix=391cm;

o L=472m.

ASTM A36 — f, = 250 MPa = 25 kN/cm?, f, = 400 MPa = 40 kN/cm?.
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Considerando apenas o trabalho das barras tracionadas, desprezando as que estariam

comprimidas, o esfor¢o solicitante de tracdo seré:

Nisq = 10,856 kN

Verificacdo a tracdo:

Ag fy
1,10

Nt,Sd < Nt,Rd =

kN

30,64 cm? x 25 —
cm

1,10

10,856 KN < Ny pq =

10,856 kKN < Ny pq = 696,36 kN OK

d, =dp,+1,5=16 +1,5 = 17,5 mm (Furo padrio)
A, = Ag — (dy t) — Furagdo com padréo uniforme
A, = 30,64 —(1,75x1,27) = 28,41 cm?

ec =Yg = 3,63 cm

l. = 100 mm = 10,0 cm — Comprimento da Ligacao

co_q_ G, 363
t le 10

A, = C A, = 0,64 x 28,41 = 18,18 cm?

Ae fu
Nira = 1,35
18,18 cm 2x 40 —kNZ
— cm
Nira = 1,35

N¢ra = 538,66 kN

Nesq = 10,856 KN < Nipgq = 538,66 kN OK

indice de esbeltez:

= 0,64 (valor entre 0,60 e 0,90)
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L
A= = <Amgx, =300

X

2
=120,7 < Ay = 300 — OK

A= 391

Tabela 5.7: Sobrepressao na parede C, o= 0°.

q=0,613 (Vk)?/ 1000

q=0,52 kN / m?
Vk = S152S3V, = 29,05 m/s
Pressio Final: gy =C q v =+0,50 x 0,52 = 0,26 KN / m?
; . 12mx3,1m
Forca horizontal atuante na parede C que | Area = (12mx6,0m) +
. ’ 2
seré transmitida para o contraventamento )
] Area = 90,6 m?
vertical: N
Considerando que apenas a metade dessa Fror, = 0,26 7 X 90,6 m?
forca sera resistida por um dos Faor. = 23,556 kN
contraventamentos verticais.
[Pe 23556 KN T

A

Figura 5.16: Forca atuante no contraventamento vertical (Sobrepressao).
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Figura 5.17: Diagrama de for¢a normal do contraventamento vertical (KN —

Sobrepressao).

Dimensionamento

Cantoneira: L 127 x 12,70;

ASTM A36 — fy, = 250 MPa = 25 kN/cm?, f, = 400 MPa = 40 kN/cm?.

—6.470
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Considerando apenas o trabalho das barras tracionadas, desprezando as que estariam

comprimidas, o esforc¢o solicitante de tracdo sera:

N¢sa = 10,19 kN

Verificacdo a tracao:

Agfy
1,10

Nt,Sd < Nt,Rd =

kN

30,64 cm? x 25 ——
cm

1,10

10,19 kN < Nigq =

10,19 kN < Ny pq = 696,36 kN OK

d, =dy,+15=16 +1,5 = 17,5 mm (Furo padrio)
A, = Ag — (dy t) — Furagdo com padréo uniforme
A, = 30,64 — (1,75x 1,27) = 28,41 cm?

ec =Yg =3,63cm



l. = 100 mm = 10,0 cm — Comprimento da Ligacao

1%, 3,63
te le 10

= 0,64 (valor entre 0,60 e 0,90)

A, = C,xA, = 0,64x2841 = 18,18 cm?

A fy
N =
t,Rd 1,35

kN

18,18 cm 2x 40 —
cm

N, oy =
t,Rd 1, 3 5

Nirq = 538,66 kN

Nesa = 10,19KkN < Npq = 538,66 kKN OK

indice de esbeltez:

472
A= 57 =120,7 <Apgy =300 - OK

Verificacdo da ligacdo de n6 do contraventamento com chapa de gusset:

Materiais:
ASTM A36: f, = 25 kN/cm?, f, = 40 KN/cm? — para as cantoneiras e chapas;

ASTM A325: fy, = 63,5 kN/cm?, fu, = 82,5 KN/cm? — para os parafusos.

600

Figura 5.18: Chapa de né (gusset).
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DisposicOes construtivas:

Diametrodo furo: dhn=19+1,5+2,0=225mm;
Distancia entre centros de furos:

24x6,35 = 152,4 mm — OK

3db=3X19=57mmSeff=100mmS{ 300 mm

Distancia entre centros de furos e aba da cantoneira:
127 -30—-12,70 = 84,3 mm > 1,35d;, = 1,35x 1,9 = 25,65 mm — OK
Distancia dos furos as bordas:

1,25d, = 1,25x 19 = 23,75 < e, = {40 mm _ {12 X 6,35 = 76,2 mm

30 mm — 150 mm

Comprimento da ligacdo das cantoneiras:

100 mm < 1270 mm — F, g4 ndo precisa ser multiplicada por 1,25.

Verificacdo do cisalhamento nos parafusos:

10,86 kN
Fysa = BT TR 5,43 kN — parafusos com apenas 01 plano de corte
mx 1,92 5
b = 2 = 2,83 cm

I 0,4 Apfup _ 0,4x2,83x82,5
VRA ™ T35 T 1,35

= 69,3 kN
Fysa = 543kN < F,pq = 69,3kN — OK

Verificacdo da pressdo de contato na chapa de Gusset:

10,86 kN

¢sd= T 7 = 5,43 kN — parafusos com apenas 01 plano de corte

1,21t f, 1,2x2,88x 1,27 x 40

P 1,35 1,35
cRA =124 d, tf, | 24x1,9x1,27x40
1,35 1,35

I < { 100 — 22,50 = 77,5 mm

40 — 11,25 = 28,75 mm _ \f = 28,75 mm = 2,88 cm

130,04 kN
Fera < {171,59 kN
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Fesa = 543 KN < Fcpq = 130,04 kN

Verificacao da pressdo de contato na cantoneira:

10,86 kN

Fesqa = a1 - 5,43 kN — parafusos com apenas 01 plano de corte

121t f,  (1,2x2,88x1,27x40
Fc,Rd = {

135 { 1,35
24 dy tf, ) 24x1,9x1,27x40

1,35 1,35

L { 100 =22,50 =77.5mm _} _ 5995 m = 2,88 em

40 — 11,25 = 28,75 mm

130,04 kN
Fera < {171,59 kN

Fesqa = 543 kN < Fergq = 130,04 kN

Verificacdo das cantoneiras a tracdo:

No dimensionamento do contraventamento vertical a cantoneira ja foi verificada a tracao.

Verificacdo da chapa de gusset a tracdo:

N¢sq = 10,86 kKN — proveniente da diagonal tracionada.

Agf,  (14,66x25

= 333,18 kN
N o< d 110 _ 1,10
PRA=D AL, | 11,80x40 249 62 kN
1,35 1,35 7

Secdo de whitmore:

Ay =2x10tan30x 1,27 = 14,66 cm?
A, = 14,66 — (2,25x1,27) = 11,80 cm?

Nesq = 10,86 KN < Nypg = 333,18 kN — OK

Verificacado do colapso por rasgamento na cantoneira:

Fsq = 10,86 kN — 01 cantoneira



0,60A,f, + Ci A, +f 0,60x13,49x40 + 1x2,38x40
nv-u ts{int'u =310,34kN
Fo. < 1,35 _ 1,35
Rd =) 0,60Ag,f; + CisAntfy 0,60x17,78x25 + 1x2,38x40
= 268,07 kN
1,35 1,35
Agy = 1,27 x (10 + 4) = 17,78 cm?
A, =17,78—15x%x(2,25%x1,27) = 13,49 cm?
Ay = (3x1,27) — (0,5x2,25%1,27) = 2,38 cm?
Fsq = 10,86 kN < Fpq = 268,07 kN — OK
Verificacdo do colapso por rasgamento na chapa de gusset:
Fsq = 10,86 kN
(0,60Anvf1u ;3 CesAnify !O,6OX13,49xi03-; 1x15,18x40 _ 689.6 kN
< ’ — )
Fra < 0,60Agyf, + CrsAncfy 0,60x17,78x25 + 1x15,18x40
135 135 = 647,3 kN

Agy = 1,27 x (10 + 4) = 17,78 cm?
A, =17,78—-1,5x(2,25x1,27) = 13,49 cm?
Ap =[(B+ 2+ (10 + 4)xtan30) — (0,5x2,25)]x 1,27 = 15,18 cm?

Fsq = 10,86 kN < Fpq = 647,3 kN — OK
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6 CONCLUSAO

No projeto do ginasio poliesportivo com pilares e vigas em perfis de alma cheia, a
obtencéo dos esforcos solicitantes de calculo foi feita através de uma analise elastica em
teoria de 2* ordem aproximada, conforme é preconizado na norma ABNT NBR
8800:2008. Sendo o projeto final definido com perfis mais leves e capacidade resistente
suficiente, no dimensionamento das barras e ligagdes verificou-se que alguns elementos
estruturais utilizaram pouco sua resisténcia mecanica, enquanto outros utilizaram
praticamente a totalidade dessa resisténcia. Isso ocorreu devido as influéncias das
verificagdes aos Estados-Limites Ultimos no procedimento de calculo dos elementos e
ligacbes que, na maioria das vezes, torna-se o limitador da resisténcia mecanica. A
estrutura do ginasio poliesportivo atende a todos os requisitos da norma relacionados a

seguranca e desempenho funcional, com isso é permitida sua execucao.
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