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RESUMO

Os galpbes de concreto pré-moldado sdo construgbes muito utilizadas no Brasil.
Porém a bibliografia para o projeto e dimensionamento deste tipo de estrutura é muito
limitada. Muitos dos critérios adotados para a concep¢do dos elementos que compdem esse
empreendimento sdo adaptados de conceitos relativos as estruturas de multiplos pavimentos
moldadas no local. O objetivo deste trabalho é analisar as diretrizes adotadas para a
elaboracdo do projeto de estruturas pré-moldadas de um pavimento, desenvolvendo um
memorial de célculo que facilite futuros dimensionamentos de galpdes. A pesquisa foi
desenvolvida por meio da analise estrutural e dimensionamento dos elementos de um galpéo
implantado na cidade de Caxias do sul, Rio Grande do Sul, Brasil. No levantamento dos
esforgos atuantes na estrutura, os elementos constituintes tiveram seu comportamento
observado tanto isoladamente como em conjunto. As cargas de calculo foram obtidas através
da envoltdria de resultados dos momentos e esforgos cortantes e esfor¢os normais atuantes em
cada elemento. Sendo um dos principais fatores para o desenvolvimento deste trabalho a
andlise dos esforgos, pois a falta de conhecimento sobre o real comportamento da estrutura,
devido o comportamento das ligacdes, € a principal influéncia no dimensionamento.
Desenvolvendo entdo um memorial de célculo que contribui para a andlise e
dimensionamento de galpdes.

Palavras chaves: Estruturas de concreto pré-moldado, analise, dimensionamento, memorial de
calculo.



ABSTRACT

The sheds precast concrete constructions are widely used in Brazil. However the
bibliography for the design and sizing of this type of structure is very limited. Considering
that many of the criteria adopted for designing the components of this enterprise are adapted
by concepts related to the structures of multiple concrete pavements molded on the local. The
objective of this research paper is to analyze the guidelines taken on the elaboration of
skeleton structures of a concrete pavement, developing a memorial calculation that will
facilitate future sizing of light sheds. The research was conducted by means of structural
analysis and dimensioning of the elements, from a deployed project in the city of Caxias do
Sul, Rio Grande do Sul, Brazil. In the survey of active efforts on the structure, the constituent
elements had their behavior observed both alone and together. The loads calculation were
obtained by analyzing the results of the most critical moments and forces acting on each
element. Being one of the main factors for developing this work the analysis of the efforts,
because lack of knowledge about the real behavior of the structure due to the behavior of links
is the main influence in the dimensioning. This way the present research paper contributes to
the technical literature about analysis and sizing of light sheds.

Keywords: Structures of precast concrete, analysis, sizing, calculation memorial.
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1 INTRODUCAO

O mercado da construgdo civil esta cada vez mais exigente, buscando a maior
qualidade pelo menor preco, se possivel com menor tempo de execucdo. Neste cenario
existem diversos sistemas construtivos, entre eles destaca-se o de elementos pré-moldados.
Com a utilizacdo de um Unico elemento, no caso concreto armado, consegue-se gerar uma
estrutura desde a fabricacdo até a montagem em menor tempo, quando comparado a outros
sistemas construtivos e com o minimo de desperdicio, atendendo assim as atuais exigéncias
do mercado.

Apesar de empregar-se um mesmo material neste sistema, 0 comportamento estrutural
depende de uma série de parametros, que sdo evidenciados na hora da modelagem da
estrutura, como por exemplo, os tipos de ligacGes entre as pecas da construcdo, segundo
MELO (2007) “ligacdes mais rigidas favorecem a economia, mas dificultam as mudangas”,
exigindo uma andlise mais complexa de toda a estrutura.

Para a analise de uma estrutura em concreto armado, em relacdo aos materiais nele
empregados, o pardmetro mais significativo € o comportamento destes em relacdo aos
esforgos. O concreto € composto por brita, areia e cimento Portland, podendo ainda contar
com a incorporacdo de aditivos que melhorem suas caracteristicas. Ele é responsavel pela
resisténcia a compressao que as pecas estruturais estdo sujeitas, ja as armaduras compostas de
aco, devido as suas caracteristicas sdo responsaveis por resistir a parcela de esforcos
conhecida como tracéo.

Conforme a NBR 9062 (2006), elementos pré-moldados sdo aqueles moldados
previamente fora do local de execucdo definitiva da estrutura, diferenciando-se dos elementos
pré-fabricados, pois o primeiro tem menor controle de qualidade, dispensando o uso de
laboratdrios, porém com diretrizes de qualidade previstas em norma.

Para realizar o dimensionamento é necessario que o calculista defina o0 comportamento
da estrutura, a fim de estabelecer a melhor solucéo para cada tipo de situacdo. Diferentemente
de elementos moldados “in loco” com ligagdes monoliticas, elementos pré-moldados tém
caracteristicas diferentes, a conexdo das pecas se da por ligacdes rotuladas, semi-rigidas ou
engastadas, por isso 0 engenheiro deve ter a compreensdo do funcionamento do sistema que
esta projetando.

A aplicacdo de elementos pré-moldados na construcédo civil esta presente em diversas
areas, entre elas: instalacfes industriais, edificacdes e infra-estrutura urbana e rodoviéria.
Existe um grande ndmero de sistemas estruturais pré-moldados que podem ser utilizados
nestas areas, segundo EL DEBS (2000), os mais comuns sao:

v’ Estrutura de esqueleto de um pavimento (figura 1.1);

v' Estrutura de parede portante de um pavimento (figura 1.2);

v' Estrutura de esqueleto de multiplos pavimentos de pequena altura(figura 1.3);
v" Estrutura de esqueleto de multiplos pavimentos de grande altura (figura 1.4);
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v’ Estrutura de parede portante de maltiplos pavimentos e grandes alturas (figura 1.5);
v’ Sistema misto (estrutura de esqueleto associado a paredes portantes) para edificacao
de multiplos pavimentos (figura 1.6);

Figura 1.1- Estrutura esqueleto de um pavimento

Fonte: www.projepar.com.br

s ?‘*“..‘" .“‘ . o & o

"~ Figura L.2 - Estrutura de parede portante de um pavimento
Fonte: http://www.premoldadosterrabrasil.com.br




Figura 1.3 Estrutura de esqueleto de multiplos pavimentos de pequena altura
Fonte: www.medabil.com.br

(" .
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. .

Flgura 1 4- Estrutura de esqueleto de multlplos pawmentos de grande altura
Fonte: http://www.cimentoitambe.com.br

b |
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Figur 1.5 - Estrutura de parede portante de maltiplos pavimentos.
Fonte: www.projepar.com.br

Figura 1.6 - Sistema misto para edificacdo de multiplos pavimentos
Fonte: SANTOS 2010

No caso em estudo sera analisada uma estrutura esqueleto de um pavimento com
mezanino, popularmente conhecida como galpdo. Uma constru¢gdo muito comum em nosso
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pais, devido a sua grande versatilidade de ocupacdo, seus grandes vaos e espacos abertos
possibilitam desde a instalagdo de oficinas, indUstrias, depdsitos e até comércios. Sendo que a
utilizacdo de uma estrutura pré-moldada neste tipo de edificagdo esta relacionada a uma forma
mais econdmica, duravel e estruturalmente segura, desde que dimensionada de maneira
correta.

Pensando exatamente neste dimensionamento correto, torna-se necessario conhecer o
comportamento da estrutura, principalmente na regido das ligacdes dos diferentes elementos
utilizados, bem como os requisitos de transporte e manuseio, ja que as pecas sdo fabricadas
fora do local de execucdo. Tornando possivel a produgdo de um memorial de calculo, que
venha a ser utilizado para a concepcao do projeto estrutural deste modelo de edificagéo.

1.1 Objetivos

O objetivo geral deste trabalho é elaborar um memorial de calculo que possa ser utilizado
no dimensionamento de galpdes pré-moldados com mesanino, obedecendo as normas atuais,
descrevendo os passos seguidos na elaboracdo do projeto e as hipoteses admitidas no calculo.

Para atender esse objetivo é necessario que sejam atendidos os objetivos especificos
listados na sequéncia.

v' Fazer a analise da distribuicdo dos esforgos atuantes na estrutura;

v Analisar o comportamento estrutural de um galpdo pré-moldado com mezanino,
identificando os aspectos que mais influenciam no dimensionamento das pecas;

v' Determinar o0s parametros de dimensionamento das estruturas pré-moldadas,
observando e relacionando as normas NBR 6118 (2003) e NBR 9062 (2006);

v Dimensionar a estrutura devido aos esforcos solicitantes da estrutura e diretrizes de
norma;

v' Desenvolver um roteiro de calculo que possa servir de referéncia para o
dimensionamento de galpdes leves.

1.2 Justificativa

A falta de bibliografias sobre analise e dimensionamento de galpdes em estrutura pré-
moldada justifica este trabalho. Existe uma deficiéncia de trabalhos e livros que tratem do
assunto, ou seja, que retinam conhecimentos de concreto armado, concreto pré-moldado e
analise estrutural e os direcionem para estruturas de galpdes, ainda mais com mezanino.

Aliada a falta de bibliografias ainda existe a dificuldade de relacionar as duas normas que
regem o dimensionamento deste sistema, NBR 6118 (2003) e NBR 9062 (2006), algo que
pode acarretar em erros de projeto, comprometendo a qualidade do mesmao.
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1.3 Organizacao do texto

Apresenta-se no capitulo 2 uma revisao bibliogréafica sobre os sistemas estruturais pré-
moldados utilizados atualmente em edificios de Unico pavimento, exemplificando os diversos
tipos de elementos e as ligagcdes existentes entre eles. Ainda neste topico serdo abordadas
diversas situagdes que influenciam no desenvolvimento e dimensionamento das pecas da
estrutura.

A metodologia de desenvolvimento deste trabalho é apresentada no capitulo 3, e
demonstra as atividades a serem desenvolvidas para que 0s objetivos deste trabalho possam
ser atingidos.

O capitulo 4 trata especificamente das situacbes do projeto utilizado para o
desenvolvimento deste trabalho. Descrevendo os diversos parametros levados em conta na
hora do dimensionamento das pecas, devido principalmente a localizacdo geogréafica do
empreendimento. Posteriormente descrevendo os elementos que compdem a estrutura e 0s
tipos de liga¢es utilizados.

A partir do capitulo 5 comeca a analise da estrutura. Levando em conta o peso proprio
dos elementos e os diferentes tipos de esforcos que estdo sujeitos. Sendo realizado o
levantamento das cargas atuantes e sua conseqlente majoracdo, a fim de proceder a analise
linear do empreendimento, obtendo os diagramas de esforcos solicitantes.

O capitulo 6 considera os esforcos mais criticos obtidos na se¢do anterior, para que
seja apresentado o dimensionamento da estrutura e seus respectivos elementos. Sendo
desenvolvido um memorial de calculo, que auxilie em futuros dimensionamentos.

No capitulo 7 serdo apresentados os detalhamentos das pecas estruturais, evidenciando
dimens0es e localizacdo das armaduras.

Por fim, no capitulo 8, sdo apresentadas as conclusdes gerais, e sugestbes para
trabalhos futuros sobre este tema.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo serdo abordados os sistemas estruturais atualmente utilizados em
edificios de um Unico pavimento, e seus respectivos elementos.

2.1 Sistemas estruturais para edificios de um Unico pavimento

Segundo EL DEBS (2000), sistemas estruturais utilizados em edificios de um unico
pavimento classificam-se:

v' Sistemas estruturais de esqueleto;

o Com elementos de eixo reto;

o Com elementos compostos de eixo reto ou curvo;
v’ Sistemas estruturais de paredes portantes.

2.1.1 Sistema estrutural de esqueleto

O sistema estrutural de esqueleto é composto por pilares e vigas que formam o portico
principal. Longitudinalmente esses porticos sdo igualmente espacados e ligados entre si pelo
terceamento de cobertura e vigas de fechamento lateral. Sendo que os porticos de fechamento
frontais sdo compostos por vigas e pilares projetados para receber a acdo horizontal do vento.

2.1.1.1 Sistemas estruturais de eixo reto

Segundo EL DEBS (2000), os elementos estruturais de eixo reto apresentam certa
facilidade em todas as fases da producdo das estruturas de concreto pré-moldado; essa
caracteristica faz com que esses sistemas estruturais, em principio, sejam mais adequados para
pré-moldados de fabrica; porém esses sistemas sdo pouco favoraveis no que diz respeito aos
esforcos solicitantes, pois as ligacOes entre pilares e vigas localizam-se em pontos onde o
momento fletor e a forga cortante tém valores significativos.

Esses sistemas podem apresentar as seguintes formas bésicas (conforme quadro 2.1):

v' Pilares engastados na fundacao e viga articulada nos pilares;

v' Pilares engastados na fundacao e viga engastada nos pilares;

v" Pilares engastados na fundacéo e dois elementos de cobertura articulados;

v" Com ligacdo rigida entre os pilares e os elementos de cobertura. Pilares ou

articulados ou engastados



Caracteristicas

QUADRO 2.1

Formas basicas dos sistemas estruturais com elementos de eixo reto.
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Forma Basica

Pilares engastados
na fundacdo e
vigas articuladas

nos pilares

]

Comentarios

Forma bdsica onde a
estabilidade é garantida pelo
pilar engastado na fundacao.

montagem e também pela
facilidade na execuc¢do das

empregadas

ligacdes é uma das formas mais

Devido a facilidade de producao,

Pilares engastados
na fundacdo e
ligagdo rigida entre
pilares e vigas

Forma usada em que a flexao
dos pilares alcanca momentos

fletores elevados. Ocorre
quando a utlizacdo de pilares
muito altos. A estabilidade é
proporcionada pelo efeito de
portico

”"CH'"--\-..
: — T Empregados em coberturas
:!?‘Lensdzzgzsza:ciz S inclinadas e na maioria dos casos
elementos de e c.om uso de tirantes. O uso de
cobertura tlrahte rNeduz 0s esflor(;os nas
inclinados ligagdes e também nos
. elementos estruturais
. ~ P O
I;ﬁ:f:c;:dg;?: - T~ _ Forma basica muito utilizada no
pilares e os 2 Brasil em cob.ertu~ras mcImlac.Ias.
elementos de "~ Tirante Apresentam ligacGes com rigidez
cobertura. Pilares entre a viga e o pilar. Os pilares
ou articulados ou podem estar engastados ou
engastados —

articulados na fundacdo

Fonte: EL DEBS (2000)



2.1.1.2 Sistemas estruturais com trechos de eixo reto ou curvo

Segundo SANTOS (2010) por apresentarem ligacOes viga-pilar proximas as regides de
momento nulo, os elementos compostos por trechos de eixo reto ou curvo possuem melhor
distribuicdo de esforcos solicitantes. Entretanto esse sistema é de dificil execucdo, o que

dificulta sua execugdo no pré-moldado de canteiro.

QUADRO 2.2

Formas basicas dos sistemas estruturais com elementos compostos de eixo reto.

Caracteristicas

Forma Basica

Comentarios

Com elementos
engastados nas
fundacdes e
duas
articulagcOes nas
vigas

/\“\

-'\\“* Tirante

Também conhecido como
sistema lambda, essa forma
bésica possui as articulgdes

proximas a posicao do
momento fletor nulo (deviso a
carga permanente). O emprego
de tirante é muito comum e
auxilia na reducdo dos pesos
dos elementos

Com elementos
em forma de
IIUII

Em fung&o das limitagGes de
fabricacdo transporte e
montagem, esse sistema é
empregado em pré-moldado
de canteiro, onde a moldagem
é realizada na posicao
horizontal. As vinculagdes
desses elementos podem ser
duas articulagdes

Com elementos
em forma de "L"
Ou IITII

Essa forma bésica é
comumente em galpdes altos e
estreitos com um véo. A
formacéo de porticos tri
articulados evita o
engastamento na fundagéo

Fonte: EL DEBS (2000)
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QUADRO 2.3
Formas basicas dos sistemas estruturais com elementos compostos de eixo curvo.

Caracteristicas Forma Basica Comentarios

A utilizag&o do arco para
cobertura reduz

Comum significativamente o consumo
elemento de materiais e 0 peso dos
articulado nos elementos, proporcionada pela
pilares reducdo da flexdo. O uso do
tirante é praticamente
obrigatério
Apresente diferenga em
relacdo ao caso anterior no
. namero de elementos e no
Comdois | Focooo o . o
elementos \\mm numero de ligacdes, o0 que

torna mais fécil a fabricacéo e
0 transporte, porém € mais
dificil a montagem. O uso do
tirante também € praticamente
obrigatorio

articulados nos
pilares e entre si

Forma de uso limitada uma

Comum . - .
elemento vez que é necessario realizar
encastado nos ligacdo rigida entre o pilar e o
gas arco. Pode apresentar ou ndo
pilares

tirante.

Fonte: EL DEBS (2000)

2.1.2 Sistema estrutural de paredes portantes

Neste sistema as paredes ndo servem apenas para a vedacdo, mas também como
estrutura, servindo de apoio para cobertura. Geralmente sdo as paredes externas as
responsaveis pela sustentacdo da estrutura, promovendo uma economia de materiais, mas
dificultando mudancas no futuro.

S&o duas as principais maneiras de garantir a estabilidade deste tipo de estrutura, a
primeira ocorre quando as paredes sdo engastadas na fundacdo e os elementos de cobertura
apoiados, ja a segunda e garantida devido a capacidade dos elementos de cobertura
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transmitirem as acOes laterais para as paredes, promovendo o efeito diafragma, sendo assim
neste caso as paredes podem estar apoiadas na fundacao.

Figura 2.1 Sistema estrutural externo com parede portante com estrutura interna de esqueleto.
Fonte: EL DEBS (2000)

2.2 Modelagem

A modelagem de um sistema estrutural pré-moldado é a definicdo de um modelo
numérico capaz de representar o comportamento estrutural da edificacéo.

Segundo MELO (2007) a primeira etapa do projeto é definir o melhor e mais
conveniente modelo matematico, transformando o projeto da edificacdo a ser construida em
uma aproximacdo da realidade, a partir da concepc¢do arquitetonica e do célculo estrutural.
Muitas vezes o melhor modelo ndo é o mais detalhado. O modelo matematico mais simples
pode dar informac6es mais satisfatdrias do que uma modelagem mais complexa, ainda que
apresente desvios em relacdo a realidade.

Esta etapa do projeto deve definir qual o melhor modelo para que o projeto torne-se
uma estrutura com as suas reais caracteristicas, qualidades, vantagens e também limitacdes.
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2.2.1 Casos para a modelagem

Sdo varias as possibilidades de modelagem estrutural com pré-moldados de concreto.
Podem-se determinar varios modelos para uma mesma estrutura, ou a partir de um especifico
testar modificagBes dentro de suas caracteristicas a fim de gerar os melhores comportamentos
nos diversos aspectos a serem considerados, segundo MELO (2007):

<

Cargas Verticais;

Esforcos Horizontais;

Combinacdes de esforcgos;

Ligacdo Pilar-fundacéo;

Ligacdo Pilar-viga;

Ligacdo Viga-laje;

Ligacdo Laje Pilar;

Travamento da estrutura pela fachada;
Limites de deformacoes;

AN N N N AN

2.2.1.1 Cargas Verticais

As cargas verticais nas estruturas de concreto pré-moldado podem ter diversas origens.

2.2.1.2 Cargas de outras estruturas

Para que as cargas de outras estruturas sejam consideradas é necessario que as mesmas
sejam identificadas, individualizadas e definidas previamente. Tendo origem principalmente
em estruturas metalicas inseridas no pré-moldado a fim de receber outros carregamentos, bem
como a insercdo de baldrames ou apoio de alvenarias nas fundag6es, que devem ser expressos
em projetos a fim de serem considerados no levantamento de cargas.

2.2.1.3 Cargas de Alvenaria

As cargas de alvenaria sobre as vigas de suporte de elementos ou de travamentos séo
consideradas quando previstas no projeto, que deve definir alguns detalhes, como: altura,
espessura e tipo de material, para que se possa definir o valor do carregamento na estrutura.
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2.2.1.4 Carga na cobertura

Segundo MELO (2007), na cobertura serdo consideradas as cargas de peso proprio das
pecas, acrescidas de 50 Kg/m? nas telhas, sendo 30 Kg/m? de sobrecarga e 20 Kg/m? de cargas
permanentes (luminarias, distribuigdo elétrica, etc.).

2.2.1.5 Carga nos mezaninos

Nos pavimentos em laje, geralmente consideram-se apenas as cargas distribuidas
totais, ou seja, incluindo-se cargas permanentes e sobrecargas. Sendo que quando néo for
especificada carga diferenciada, € comum utilizar: capa de concreto com espessura média de 6
centimetros, cargas de alvenarias e contra-piso, além de sobrecarga efetiva e
impermeabilizacdo segundo MELO (2007).

2.2.1.6 Cargas especiais

Podem ser consideradas como cargas especiais: pontes rolantes, poco de elevador,
casas de maquinas e escadas.

2.2.1.7 Esforcos Horizontais

Segundo MELO (2007) a consideracdo de esforgcos horizontais na estrutura constitui
uma das diferencas mais significativas nos modelos de um projeto. Os esforgos existem e sao
atuantes, mas podem ou ndo ser desprezados, dependendo das caracteristicas das estruturas,
sendo eles:

v" Pressédo dinamica do vento;

v' Retracdo do concreto e efeito hiperestatico de protensao;
v Variagdes térmicas (coberturas e mezaninos);

v' Esforcos horizontais aplicados.

2.2.1.8 Combinac6es de esforgos

Depois da obtencdo das acOes atuantes na estrutura, deve ocorrer uma combinagédo
ponderada entre os efeitos, pois existe a possibilidade destes atuarem ao mesmo tempo,
durante periodo pré estabelecido. Sendo que a Norma Brasileira de A¢des (NBR 8681:2003)
define claramente as combinagdes de carregamento a serem utilizadas na determinacdo dos
esforgos principais e secundarios.
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Segundo a NBR 8681 (2003) a combinagdo das acOes deve ser efetuada de forma a
determinar os efeitos mais desfavoraveis para a estrutura analisada, a verificacdo da seguranca
em relacdo aos estados limites devem ser realizadas em func¢des das combinacgdes ultimas e
combinag@es de servico, e é dada pela expressdo a seguir:

Fd = Z)/gi X Fgi,k + yq[Fql,k + Z Y0j X Fqj, k]
Onde:
Fd - E valor de calculo para as combinagdes ultimas.
Fgi — Representa o valor caracteristico das a¢des permanentes

Fql,k — Representa o valor caracteristico da acdo variavel considerada como acao principal
para a combinacéo.

y0j x Fqj,k — Representa o valor reduzido da combinacdo reduzida de cada uma das variaveis.

Os coeficientes de ponderacdo das acfes permanentes séo retirados do quadro 2.4 a
sequir:

QUADRO 2.4
Acdes permanentes diretas consideradas separadamente.

EFEITO

DESFAVORAVEL | FAVORAVEL

NORMAL 1,30 1,00

ESPECIAL OU DE CONSTRUCAO 1,20 1,00

EXCEPCIONAL 1,15 1,00
Fonte: NBR 8681 (2003)

COMBINACAO

Os coeficientes de ponderacéo das acGes variaveis sdo dados pelo quadro 2.5

QUADRO 25
Ac0es variaveis consideradas separadamente.

COMBINACAO ACAO COEFICIENTE

Temperatura 1,20

NORMAL Vento 1,40

Demais Agoes 1,50

Temperatura 1,00

ESPECIAL Vento 1,20

Demais Agoes 1,30

EXCEPCIONAL Demais Agoes 1,00

Fonte: NBR 8681 (2003)
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Os valores dos fatores de combinagdo w0, expressa em norma € relativo ao tipo de
construcdo e dos materiais utilizados. Os fatores de redugdo w1 e y2 sdo referentes as
combinag0es de servico, estes coeficientes sdo expresso no quadro 2.6.

QUADRO 2.6
Valores dos fatores de combinacgdo (y0) e redugdo (w1 y2) para as a¢des varidveis.

AGOES [ wo | w1l [ y2
Cargas acidentais de edificios

Locais em que ndo ha predominéancia de pesos e de
equipamentos que permanecam fixos por longo periodo | 0,50 | 0,40 | 0,30
de tempo, nem de elevada concentracdo de pessoas

Locais em que ha predominancia de pesos e de
equipamentos que permanecam fixos por longo periodo | 0,70 | 0,60 | 0,40
de tempo, nem de elevada concentracdo de pessoas

Bibliotecas, arquivos, depdsitos, oficinas e garagens 0,80 | 0,70 | 0,60
Vento
Pressdo dindmica em estruturas em geral | 0,60 | 0,50 | 0,30
Cargas moveis e seus efeitos dinamicos
Vigas de rolamento de pontes rolantes | 1,00 | 0,80 | 050

Fonte: NBR 8681 (2003)
2.3 Ligagoes

Segundo MELO (2007) as ligacbes entre as pecas em estruturas pré-moldadas
precisam levar em conta os minimos detalhes a serem executados durante a sua montagem. E
a existéncia delas que diferencia o pré-moldado das estruturas moldadas in loco, pois o
restante do conceito e funcionamento estrutural das pecas sdo 0s mesmos para 0S dois
sistemas.

O papel das ligacBes no sistema pré-moldado é promover uma interligacdo racional
entre 0s elementos, compondo um sistema estrutural capaz de resistir a todos os esforcos
atuantes incluindo acdes indiretas provenientes de fluéncia, retracdo, movimentos térmicos,
fogo, entre outros.

A execucdo correta das ligagdes é de extrema importancia, pois se realizada de
maneira inadequada do projeto ndo tera o funcionamento e a capacidade estrutural esperado,
ou seja, quanto mais eficiente € a ligacdo melhor serdo as qualidades estruturais atingidas.

Conforme QUEIROS (2007) para desenvolver adequadamente o projeto estrutural, os
projetistas devem conhecer o fluxo de tensdes ao longo da estrutura quando submetida a
acoes, bem como compreender como as ligagdes interagem com os outros elementos dentro
do sistema estrutural como um todo. A funcéo principal das ligacdes é a transferéncia das
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forcas entre as interfaces dos elementos pré-moldados, de forma a fazé-los interagir entre si
como um Unico sistema estrutural. Tal interacdo pode ter diferentes propdsitos, tais como:

v' Conectar elementos a estruturas de apoio;

v' Garantir o comportamento global pretendido para sistemas pré-moldados, como a acéo
de diafragma nos subsistemas de pisos, acdo de contraventamento em paredes
compostas por elementos de painéis, entre outras;

v Transferir forcas do ponto de aplicacdo para um subsistema de estabilizacdo, com
nucleo ou parede de contraventamento.

Apesar de existirem uma série de solugdes apresentadas em diversos manuais de projetos
e catalogos de fabricantes, a escolha de ligacdo ndo deve ser pensada como a escolha de um
dispositivo, pois existem diversos fatores que influenciam no comportamento desta parte da
estrutura, como por exemplo, o preenchimento dos nichos, detalhamento das extremidades de
encontro, aparelhos de apoio, entre outros elementos.

Ligagao viga-viga

._§

] I

Lig:éoTipica \E 1 B oo Tio
\S, igacdo Tipica
A j

Pilar x Fundagdo - J Ligagao Tipica

Ligacao viga-pilar

\VA

Figura 2.2 — Tipos de ligagdes entre os elementos estruturais. Fonte: SANTOS (2010)

2.3.1 Ligacéo Viga-Pilar

Segundo SANTOS (2010) existem diversas variacdes de ligacdo viga-pilar para
galpbes pré-moldados. Os sistemas mais utilizados no mercado atualmente, e também mais
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encontrados nas empresas associadas na ABCIC (Associacdo Brasileira de Construgéo
Industrializada de Concreto), sdo:

v" Com chumbadores e consolos inclinados (quadro 2.7);
v" Com chumbadores e consolo horizontal (quadro 2.8);
v" Ligacdo viga-pilar passante (quadro 2.9).

QUADRO 2.7

Sistema de Ligacdo viga-pilar com chumbadores e consolo inclinado.

Elementos

Desenho esquematico

Comentarios

Pilar

z O

It

=
[=:]

Os pilares apresentam
dimensoes de ordem 20x30 (em
centimetros) e sec¢do | em quase
todo o seu comprimento. O tipo

de secdo, alem de promover
economia de material, permite
um melhor encaixe da alvenaria

Viga
inclinada

g U

A viga tem inclinagdo de 20% e
secdo | com dimensbes
variaveis. Essa variacao

promove uma economia de
material, uma vez que
acompanha os esforcos de
flexdo. Pode ser fabricada com
ou sem beiral.

Ligacdo viga-
pilar

LF

A viga é ligada ao pilar por meio
de dois chumbadores e um
consolo inclinado. Dessa
maneira a ligacdo promove
transmissdo de momento fletor
da viga para o pilar. O tirante é
posicionado logo abaixo do
consolo.

Ligacdo viga-
pilar para
galpdes
geminados ou
multiplos

A geminacdo do galpdo pode ser
feita utilizando um pilar com
consolo duplo. Isso ocorre
quando se deseja um vao maior
na edificacdo e a presenca de um
pilar no meio do véo néo
constitui um problema.

Ligacdo viga-
viga

= —

A ligacéo viga-viga é feita com
chapas metalicas e parafusos. A
fixacdo das chapas pode ser nas
faces laterais ou superiores. Por
ser muito flexivel, essa ligacdo
geralmente é considerada como
sendo uma articulagéo.

Fonte: SANTOS (2010)



QUADRO 2.8

Sistema de Ligacdo viga-pilar com chumbadores e consolo horizontal.

Elementos Desenho esquematico Comentarios
D Os pilares apresentam sec¢ao
Pilar retangular e dimensdes (em

centimetros) entre25x35 e 30x60.

Viga inclinada

A viga tem inclinagéo de 20% e
secdo T com altura constate. As
dimensdes de sua secdo transversal
sdo proximas das dimensdes do
pilar, sendo a espessura da mesa de
10 cm. Pode ser fabricada com ou
sem beiral.

A viga é ligada ao pilar por meio de
dois chumbadores e um consolo
horizontal. Essa ligacdo promove

ngag?& ;nga— transmissdo de momento fletor da

viga para o pilar. Sdo usadas duas

barras de aco para compor o tirante,

que é conectado na viga inclinada.

Ligacgéo viga- A geminacdo do galpéo pode ser
pilar para feita utilizando um pilar com

galpdes consolo duplo. A ligacao das vigas
geminados ou com o pilar ocorre de maneira

multiplos semelhante a anterior.

A ligacéo viga-viga é feita com
chapas metalicas e parafusos.

S ___——f= == | Geralmente a fixagao das chapas ¢

nga(\;/?gawga- ‘§ feita nas faces laterais da viga. Por

ser muito flexivel, essa ligacéo
geralmente é considerada como
sendo uma articulagéo.

Fonte: SANTOS (2010)
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QUADRO 2.9

Sistema de passante de ligacdo viga-pilar.

Elementos

Desenho esquematico

Comentarios

Pilar

0

Os pilares apresentam sec¢ao
retangular com dimensoes entre
25x35 e 25x50 (em
centimetros).

Viga inclinada

A viga tem inclinagéo de 20% e
secdo | com dimensdes
variaveis, 0 que promove uma
economia de materiais, uma
vez que acompanha os esforgos
de flex&o. Pode ser fabricada
com altura constante e
apresentar ou nao beira.

Ligacdo viga-
pilar

A viga € ligada ao pilar por
meio de um sistema de encaixe.
A parte mais estreita da viga é
encaixada no pilar, onde esta
apresenta secao vazada. Além
disso, essa ligacdo possui um
parafuso que complementa a
acao do binario, promovendo
transmissdo de momento fletor.
O tirante é posicionado na
regido inferior do consolo.

Ligacdo viga-
pilar para
galpdes
geminados ou
maltiplos

A geminacdo do galpéo pode
ser feita utilizando um pilar
com consolo duplo. A ligagéo
das vigas com o pilar ocorre de
maneira semelhante a anterior.

Ligacgéo viga-
viga

A ligacdo viga-viga é feita com
chapas metalicas e parafusos.
Geralmente a fixacdo das
chapas pode se nas faces
superiores ou nas faces laterais.
Por ser muito flexivel, essa
ligacdo geralmente é
considerada como sendo uma
articulacao.

Fonte: SANTOS (2010)

28



2.3.2 Ligacgao Pilar-Fundacgéo

Esse tipo de ligagdo tem como fungao transmitir os esforcos do pilar até a estrutura de

fundacdo, sendo projetada para transferir forgas verticais, horizontais e momentos fletores.

Segundo QUEIROS (2007), existem basicamente quatro tipos de ligacGes entre pilar e

fundacdo(quadro 2.10):

v' Caélice;

v Chapa de Base;
v" Emenda da armadura com bainha e graute;
v" Emenda da armadura saliente e concretagem posterior.

QUADRO 2.7
Principais ligagdes entre pilar e fundacéo.

Elementos

Desenho esquematico

Comentarios

Calice

Embute-se um trecho do pilar no elemento
de fundacédo que possibilite seu encaixe,
sendo que apds a colocacgdo do pilar a
ligacdo ¢é efetivada com preenchimento de
concreto ou graute no espaco
remanescente.

Chapa de base

As forcas atuantes no pilar sdo
transmitidas para a fundacgdo por meio de
uma chapa metalica soldada na base do
pilar unida a sua armadura principal, que
por sua vez é encaixada em chumbadores
dispostos no elemento de fundagéo

Emenda da
armadura com
bainha e graute

A armadura do pilar ou da fundagéo
projeta-se para fora do elemento, sendo
que a ligacdo é executada pela penetracao
da armadura na bainha previamente
colocada no elemento adjacente, que
posteriormente € preenchido com graute,
sendo necessario 0 escoramento provisorio
para a concretagem.

Emenda da
armadura saliente
e concretagem
posterior

Neste caso a concretagem da emenda é
realizada ap6s a montagem.

Fonte: EL DEBS (2000)
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2.3.3 Deformabilidade das ligacbes

Conforme QUEIROS (2007) as ligacbes podem ser classificadas em funcdo da sua
rigidez em trés classes, descritas a seguir:

v Classe 1: Ligacdo rigidas, com resisténcia total a flexao;
v" Classe 2: LigacOes semi-rigidas, com resisténcia parcial a flexao;
v" Classe 3: Ligacdes articuladas.

A consideracao das deformabilidades das ligacdes nas extremidades dos elementos da
estrutura promove uma modificagdo na rigidez dos elementos, gerando redistribuicdo dos
esforcos e/ou deslocamentos ao longo de toda a estrutura.

2.3 Método de dimensionamento

O primeiro passo é realizar um pré-dimensionamento com a escolha de secdes,
materiais e da classe de agressividade ambiental em que a estrutura esta exposta.

2.3.1 Pilares

O dimensionamento de pilares segue as orienta¢des da normas 6118 (2003) no que diz
respeito as cargas usuais, porém em estruturas pré-moldadas além dos carregamentos usuais,
devem ser levados em conta alguns esforcos especificos, como o transporte interno do
elemento na fabrica, transporte até o canteiro, armazenagem e montagem.

As cargas usuais no pilar geram esforgos nos pilares classificados pela NBR 6118
(2003) da seguinte maneira:

v' Compressdo simples, carga normal no eixo do pilar onde as excentricidades
séo despreziveis;

v Flexao composta normal, carga normal e ocorre excentricidade inicial somente
em um dos eixos;

v Flexdo composta obliqua, carga normal além de excentricidade inicial nos dois
eixos.

Os esforcos especificos nos pilares fazem com que sejam seguidas algumas
consideracdes para cada tipo de acéo.

No caso do transporte e armazenamento, o pilar é considerado como uma viga bi-
apoiada (figura 2.3), verificado como uma, tanto a flexdo normal quanto ao cisalhamento:
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SRS

Figura 2.3 — Modelo de icamento na desmoldagem.
Fonte SANTOS (2010).

Para transformar essas cargas dinamicas em estaticas sdo utilizados coeficientes de
seguranca adicionais, para 0 manuseio e nas alcas.

Ja para a montagem é considerado que existe apenas um apoio, entdo o célculo
ocorrera como uma viga apoiada, onde o vao a ser considerado sera a distancia do apoio até o
ponto mais afastado.

N :;E:;\.\ :/R:f\:g\!\ :/".\:z\ :/“.\:f\‘:/“.\ :/\:/R :/KE/K:/R :/‘.\:/k \ x\:

Figura 2.4 — Modelo de icamento para montagem de pilares.
Fonte: SANTOS (2010)

2.3.2 Vigas

Conforme PEREIRA (2011) o dimensionamento das vigas é idéntico ao moldado em
loco, porém esta é calculada como bi-apoiada, sendo seus apoios para a condicdo de
utilizacdo, e verificada para o apoio devido ao igamento da peca transformando numa viga bi-
apoiada com dois balangos gerando um momento negativo, logo deve ser armada para
suportar estes esforgos segundo a NBR 6118 (2003).



32

Diferente de algumas estruturas convencionais como edificios, alguma vigas deste
sistema sdo inclinadas e podendo apresentar valores consideraveis de forga normal, gerando
um comportamento semelhante aos pilares, entdo segundo SANTOS (2010) a flex&o néo € a
acdo preponderante atuando sobre o elemento pré-moldado.
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3 MATERIAIS E METODOS
3.1 Materiais

3.1.1 Projeto

Para o desenvolvimento do modelo tridimensional da estrutura a ser analisa, sera
utilizado o projeto arquitetdnico de um galpdo pré-moldado com dimensdes de 15 metros de
largura por 30 metros de comprimento, com mezanino de 15 metros de largura por 10 de
comprimento, possuindo altura total de 9,66 metros contabilizados do piso até a cumeeira do
telhado, instalado na cidade de Caxias do Sul, Rio Grande do Sul, Brasil, Conforme plantas
em Anexo A, B, CeD.

3.1.2 Programa para analise de estruturas bidimensionais Ftool Verséo 2.11

Para analise estrutural usou-se um programa grafico-interativo de comportamento das
estruturas. O software escolhido é o Ftool versdo 2.11, que se destina ao comportamento
estrutural de porticos planos.

Carregamento
vert:iu::al\\ E o I’lﬁtflT_ {mff”"l
Ty

kg
L T

Wiga inclinada
— Pilar

Condigiio de contorno

(engaste)
\

Figura 3.1 — Exemplo de modelagem no programa Ftool

3.1.3 NBR 6120 (2000), NBR 6123 (1990), NBR 6118 (2003), NBR 6092 (2006), NBR 6122
(2010).

O levantamento das cargas e esforcos atuantes na estrutura tera 0 embasamento na
NBR 6120:2000, cargas para calculo de estruturas em edificacdes. NBR 6123:1990, forcas
devido aos ventos em edificaces.
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Ja a NBR 6118:2003, projeto de estruturas de concreto — procedimentos, em conjunto
com NBR 6092:2006, projeto e execucdo de estruturas em concreto pré-moldado, e NBR
6122:2010, projeto e execucdo de fundagdes proporcionardo as diretrizes que 0 memorial de
calculo deverd seguir. Pois se tratando de uma estrutura de concreto armado pré-moldado
estas normas regem o dimensionamento das pecas.

3.2 Método

Segundo SANTOS (2004), o método utilizado neste trabalho ¢ o da “Aplicagdo direta
de uma teoria”, onde parte-se do fato que a teoria matematica ou racional abstrata, totalmente
enunciavel existe, sendo aplicada aos problemas reais considerados.

Conforme SILVA (2005), a pesquisa aqui realizada ¢ de natureza “quantitativa”, pois
significa traduzir em numeros informacdes para classifica-las e analisa-las. Requerendo o0 uso
de recursos e de técnicas estatisticas.

3.2.1 Revisdo do projeto

O projeto arquitetdnico em conjunto com as informac6es do local a ser implantado,
seré revisado afim de quem ndo faltem subsidios necessarios para o desenvolvimento das
préximas etapas do trabalho, dentro destas informacdes podemos exemplificar as dimensdes
da planta e caracteristicas especificas de dimensionamento como condicdo do solo e forca do
vento.

tirante de ggo
j—| O 0 | H_ ¥iga de seroomsnio e

TT
ti} \

350

93

g__‘ A R | . +ga ntermediaria —

385

} 500 }

viga de fundacde

R

153t

Figura 3.2 — Planta de fachada frontal do portico.
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3.2.2 Modelagem estrutural

A modelagem da estrutura(posicionamento dos elementos construtivos) tem como
objetivo permitir a andlise estrutural, demonstrando o0 comportamento dos sistemas
interligados que compdem a estrutura, onde cada um dos elementos deve ser suficientemente
resistente as cargas e ndo demasiadamente deformavel na sua utilizag&o.

A escolha do modelo mais adequado é a etapa mais dificil e perigosa da analise, uma
vez que suas aproximacoes irdo se refletir em toda a vida util da edificag&o.

3.2.3 Geragao dos particos planos e pecas isoladas

Com a ajuda do programa Ftool foram gerados os pdrticos planos da estrutura bem
como as pecas isoladas, a fim de definir as melhores posi¢des para fundagdes, pilares, vigas e
lajes, bem como as ligagdes entre estes elementos.

E de grande importancia salientar que a elaboragao do pdrtico é muito importante, pois
ele representara o comportamento estrutural da edificacdo, conhecendo a geometria das pecas,
propriedades dos materiais e as caracteristicas dos carregamentos. A ma escolha ou locagéo
de elementos fora do ideal pode ocasionar super-dimensionamento, tornando o projeto
inviavel.

3.2.4 Aplicacéo das Cargas e esforcos

Em conjunto com a modelagem dos pdrticos serdo identificadas as cargas oriundas do
peso préprio da estrutura, elementos de vedacdo, cargas de ocupacdo, forcas de vento entre
outras, para que possam ser langadas sobre o ponto da estrutura em que estdo agindo.

3.2.5 Analises dos Esforcos

Com os pérticos e elementos montados e devidos carregamentos aplicados, o software
Ftool gera a envoltdria de esforgos atuantes em cada parte da estrutura. Estes esfor¢os sdo os
responsaveis pelo dimensionamento das pecas, ou seja, devido as rea¢des que a estrutura sofre
pelo carregamento ela sera dimensionada.

Os diferentes porticos e pecas geradas necessitam de uma analise que combinem o0s
esforcos solicitantes, para que cada peca seja dimensionada para a pior situagdo possivel.
Segundo a NBR 9062(2006), a analise das estruturas constituidas de elementos pré-moldados
deve ser verificada tanto para elementos constituintes isolados como para o conjunto.
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3.2.6 Dimensionamento e detalhamento das pecas

A partir da andlise do portico serdo obtidos os esforgos e reacGes necessarias para o
calculo da estrutura. Seguindo os parametros expressos pela Associacdo Brasileira de Normas
Técnicas (ABNT), o dimensionamento sera realizado a fim de quantificar a taxa de armadura
de cada peca, bem como o detalhamento com a localizacdo e distribui¢cdo das mesmas. Como
estruturas pré-moldadas tém uma caracteristica especifica devido aos esforcos nas ligacdes
entre pecas, estas também serdo dimensionadas e detalhadas conforme cada caso especifico.

3.2.7 Elaboracéo do memorial de calculo

Apds o dimensionamento e detalhamento, as informacdes obtidas no trabalho serdo
organizadas de tal modo gque sirvam como um memorial para o calculo de galpdes leves pré-
moldados de diferentes tamanhos e caracteristicas.
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4 APRESENTACAO E CARACTERIZACAO DO PROJETO

Conforme citado anteriormente o projeto utilizado para o desenvolvimento deste
trabalho constitui-se de um galpdo pré-moldado localizado na cidade de Caxias do Sul.

4.1 Dados do projeto

4.1.1 Dimensodes

O galpéo pré-moldado possui 15 metros de largura por 30 metros de comprimento, e
um pe direito livre de 9,02 metros, sendo a distancia entre pdrticos de 5 metros. Possui ainda
um mezanino com de 15 metros de largura por 10 metros de comprimento, totalizando uma
area de 600 m?, conforme Anexos A, B, C e D.

4.1.2 Parametros do local de instalacdo (Caxias do Sul-RS)

A classe de agressividade ambiental considerada sera a 1l com pequenos riscos de
deterioracdo se tratando de uma area urbana, sendo o solo de natureza rochosa. Ja a acdo do
vento no local foi considerada através dos seguintes dados:

v Velocidade basica do vento =45 m/s , NBR 6123 (1990);

Fator topografico, S1 =1, NBR 6123 (1990);

Rugosidade do terreno, S2, categoria 1V, classe B= 0,83, NBR 6123 (1990);
Fator estatistico, S3 = 1, conforme NBR 6123 (1990);

Coeficiente de presséo interna, Ci =-0,3 ou 0,0, NBR 6123 (1990);
Coeficiente de suporte do solo = 1,5MPa, , conforme NBR 6122 (2010).

D N NI N NN

4.1.3 Elementos e dimensdes

O projeto sera composto por pilares, vigas, tesouras e lajes pré-moldadas, e fundacgdes
do tipo sapata moldadas in loco.

Os pilares terdo a dimensdo padrdo de 23x31 centimetros, ja as vigas terdo duas
secdes, uma de 15x30 centimetros e outra de 15x50 centimetros, sendo que as tesouras
também podem ser consideradas como um tipo de viga e possuem uma Se¢do que varia ao
longo de seu comprimento, iniciando em 15x15 centimetros e terminando em 35x23
centimetros, conforme detalhamento no capitulo 6 e planta de formas no anexo C.
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4.2 Ligac0es utilizadas no projeto

Como citado anteriormente existem inumeros tipos de ligagdes que podem ser
utilizadas em constru¢es com elementos pré-moldados, dentro destes varios modelos, serdo
utilizados aqueles mais comuns no interior do estado.

4.2.1 Ligacao viga-viga

A ligacdo viga-viga, neste caso ocorrera entre as tesouras e sera realizada com chapa
de aluminio e parafusos, nas laterais dos elementos, conforme figura 3.1, e devido a sua
flexibilidade sera considera como uma articulacao.

Yigas inclinadas

e a] ——
E— —

Chapa Parafuso
de ago

Figura 4.1 — Ligacdo viga-viga por chapas e parafusos.

4.2.2 Ligagéao viga-pilar

Neste caso serdo dois os modelos de ligagdes existentes no projeto, um de ligacdo da
cabeca do pilar com a viga (tesoura), onde a viga € ligada ao pilar por um sistema de encaixe
onde uma diminuigdo da se¢do da viga encaixa na cabeca do pilar que apresenta uma sec¢ao
vazada e firmada com um parafuso que ajuda na transmissao do momento fletor entre os
elementos, conforme figura 3.2. A segunda ligacdo que existe € a da viga com pilar através de
um consolo horizontal e um chumbador que da mesma maneira que o parafuso da ligacéo
anterior, ajuda na transmissao do momento fletor, demonstrada na figura 3.3.
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Vigas inclinadas

Pino chumbador

/

Figura 4.2 — Ligacéo viga-pilar por encaixe e parafuso.

Pino chumbaodeor

/

|

YViga

Pilar

Consolo

Figura 4.3— Ligacéo viga-pilar por consolo horizontal e pino chumbador.

4.2.2 Ligacéao pilar-fundacgéo

A ligacdo pilar-fundacdo ocorrera por meio de célice de fundacdo, ou seja, um
embutimento de certo trecho do pilar no elemento de fundacédo (sapata), conforme figura 4.4.
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Conforme EL DEBS (2000) esse tipo de ligacdo apresenta facilidades de montagem e de
ajustes aos desvios de execucdo, além de transmitir bem os momentos fletores.

Pilar

Graute

Calice de fundagéao

TR o o

Sapata

Figura 4.4 — Ligacdo pilar-sapata, por calice de fundacao.

4.3 Tolerancias

Conforme NBR 9062(2006) no projeto de estruturas compostas de elementos pre-
moldados é necessario estabelecer folgas e tolerdncias e dimensionar os elementos e as
ligacOes, levando-se em conta os desvios de producédo, de locacdo e verticalidade da obra.
Sendo que a tolerancia para as dimensdes transversais e a altura dos elementos é de + 0,5 cm
para pecas isoladas e na montagem de elementos que tenham contorno justaposto a um
contorno semelhante, de outro elemento, a tolerancia de justaposicdo é de 2,0 cm.

Tabela 4.1 — Toleréncias para dimensdes longitudinais.
Fonte: NBR 9062 (2006).

Comprimento(m) Toleracia (cm
até 5,00 +1,0
de 5,00 a 15,00 +15
acima de 15 +2,0
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5 ANALISE DA ESTRUTURA E COMBINACAO DE ESFORCOS

Conforme citado anteriormente a NBR 9062 (2006), descreve que estruturas
constituintes de elementos pré-moldados devem levar em conta a analise do elemento isolado,
mas também do conjunto. Isso tudo pela a dificuldade de analisar as ligacfes, que podem
variar desde engastamento perfeito até articulagbes fixas. Tornando-se necessario analisar
detalhadamente a estrutura, na planta de formas € possivel localizar a posicdo de cada
elemento, Anexo C.

A carga de ocupacdo é de 4KN/mz2, considerando a sobrecarga de uma loja, 0s pesos
especificos utilizados no levantamento de esforcos foram retirados da bem como a sobrecarga,
foram retirados da NBR 6120 (1980), conforme quadro 5.1 a seguir.

Quadro 5.1 — Pesos especificos utilizados no levantamento de cargas.

Elemento Peso especifico KN/m3
Tijolo furado 13
Concreto armado 25
Argamassa de cimento, cal e areia 19
Lajotas ceramicas 18

5.1 Elementos isolados

5.1.1 Lajes

Considerando laje do tipo Pi com dimensdes conforme a figura 5.1, a seguir,
considerando uma de 5 cm de concreto para regularizacao e solidarizacao das placas:

‘ 125 ‘

Sy o

L |

LZS.B

o

=l

g
O—
—

15—
Figura 5.1 — Laje Pi utilizada na estrutura

a) Peso préprio do elemento (distribuido linearmente nas vigas):

P.P.= 251('N/m3 *((0,30m *0,15m) *2 + 0,05m *1,25m + 1,25m *0,05m) = 5,35 KN/m2
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b) Revestimento (lajota cerdamica com espessura de 5mm):
P.P.= 18KN/m3  0,05m = 0,9KN/m?

c) Sobrecarga — Conforme NBR 6120:1980: 4 KN/m2,
5.1.2 Viga V1

Possui a dimensdo de 15x30cm e 5 metros de comprimento, tendo os seguintes
carregamentos atuantes sobre ela:

a) Peso proprio:
P.P.= 25KN/m3 x 0,15m = 0,30m = 1,125KN/m

b) Peso da alvenaria (tijolo furado, com parede de 14 cm de espessura e altura de 3,30m):
P.P.=13KN/m3 % 0,14m * 3,3m = 6,00KN/m

¢) Revestimento da alvenaria (argamassa de cimento, areia e cal com 1 cm de espessura
em cada face):

P.P.= 19KN/m3 x 0,02m = 3,3m = 1,25KN/m

Total da carga permanente = 8,375 KN/m.

Segundo a NBR 8681 (2003) a combinacdo das acdes deve ser efetuada de forma a
determinar os efeitos mais desfavoraveis para a estrutura analisada, a verificacdo da seguranca
em relacdo aos estados limites devem ser realizadas em func¢des das combinacGes Ultimas e
combinac@es de servico, e é dada pela expressdo a seguir:

Fd = ZygiXng,k+ Yq[Fql,k + ZIIJOj X Fqj, k]

Portanto:
Fd = 8375x1,4=11,72KN/m

Através do programa Ftool é realizada a andlise de esfor¢os da viga, a seguir:

11.72 kNim

VLT DL LTV
L AN

Figura 5.2 — Cargas atuantes na viga V1.
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203

-29.3

Figura 5.3 — Analise linear, diagrama de esforco cortante, viga V1 (KN).

jela =t

Figura 5.4 — Andlise linear, diagrama de momento fletor, viga V1 (KN.m).

Sendo ambas as rea¢fes nos apoios iguais a 29,3KN.

5.1.3 Viga V2

Possui a dimensdo de 15x50cm e 5 metros de comprimento, tendo 0s seguintes
carregamentos atuantes sobre ela:

a) Peso proéprio
P.P.= 25KN/m3 % 0,15m *0,50m = 1,875KN/m
b) Peso da alvenaria:
P.P.= 13KN/m3 % 0,14m x3,3m = 6,00KN/m
¢) Revestimento da alvenaria:
P.P.= 19KN/m3 % 0,02m = 3,3m = 1,25KN/m
d) Cargada Laje:

Conforme calculos realizados anteriormente no item 5.1, e considerando que o
comprimento colaborante neste caso € de 2,50 metros (metade do vao descarrega nesta viga):

e) Cargas totais atuantes na viga

v Peso proprio da laje + revestimento (carga permanente da laje) = 15,625 KN/m;
v/ Carga Acidental de ocupacio (4KN/m?2.2,5m) =10 KN/m.
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v Total de Carga Permanente na viga (permanente da laje + permanente da viga) =
24,75 KN/m;

Realizando as combinac6es das cargas pela formula a seguir:

Fd = Zygi x Fgi,k + yq[Fql,k + 2 Y0j x Fqj, k]

Assim:
Fd = 24,7514 +10% 1,2 =46,65KN/m

Através do programa Ftool é realizada a analise de esforcos da viga, a seguir:

4565 kHim

AR AR AR A RARARRARRAN:
v AN

Figura 5.5 — Cargas atuantes na viga V2.

1166

vAY N

R =R

Figura 5.6 — Anélise linear, diagrama de esforco cortante, viga V2 (KN).

AN AN

1458

Figura 5.7 — Analise linear, diagrama de momento fletor, viga V2 (KN.m).

Sendo ambas as rea¢fes nos apoios iguais a 116,6 KN.
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5.1.4 Viga V3

Possui a dimensdo de 15x50cm e 5 metros de comprimento, tendo os seguintes
carregamentos atuantes sobre ela:

a) Peso proprio
P.P.= 25KN/m3 x 0,15m = 0,50m = 1,875KN/m
b) Peso da alvenaria:
P.P.= 13KN/m3 % 0,14m = 3,3m = 6,00KN/m
c) Revestimento da alvenaria:
P.P.= 19KN/m3 % 0,02m = 3,3m = 1,25KN/m
d) Cargada Laje:

Conforme calculos realizados anteriormente no item 5.1, e considerando que o
comprimento colaborante neste caso € de 5,00 met;ros:

Peso proprio da laje + revestimento = 31,25 KN/m
Carga Acidental de ocupacéo da laje (4KN /m.5m) =20 KN/m.
e) Carga total atuante na viga

Total de Carga Permanente na viga ( permanente da laje + permanente da viga) = 40,375
KN/m;

Total de Carga Acidental na viga = 20,00 KN/m.

Realizando as combinac6es das cargas pela formula a seguir:

Fd = ZygiXng,k+ Yq[Fql,k + ZIIJOj X Fqj, k]

Assim:
Fd = 40,375+ 1,4 + 20+ 1,2 =80,25 KN/m

Atraves do programa Ftool é realizada a analise de esforgos da viga, a seguir:
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20.25 kM/m

VILLLLLDEL DUV DL LD DL DL LU LD DL
AN AN

Figura 5.8 — Cargas atuantes na viga V3.

20006

VAN

-200G

Figura 5.9 — Anélise linear, diagrama de esforco cortante, viga V3 (KN).

VAN 7AN

2502

Figura 5.10 — Anélise linear, diagrama de momento fletor, viga V3 (KN.m).

Sendo ambas as rea¢fes nos apoios iguais a 200,6 KN.

5.1.5 Viga V4

Possui a dimensdo de 15x50cm e 5 metros de comprimento, tendo os seguintes
carregamentos atuantes sobre ela:

a) Peso proprio:
P.P.= 251(N/m3 *0,15m * 0,50m = 1,875KN/m
b) Carga da Laje:

Conforme calculos realizados anteriormente no item 5.1, e considerando que o0
comprimento colaborante neste caso € de 2,50 metros:

Peso proprio da laje + revestimento = 15,625 KN/m;
Carga Acidental de ocupacdo = 10 KN/m.

c) Cargas totais na viga
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Total de Carga Permanente na viga = 17,5 KN/m;

Total de Carga Acidental na viga = 10,00 KN/m.

Realizando as combinacGes das cargas pela formula a seguir:

Fd = Z)/giXng,k+ vq[Fql, k + le}Oj X Fqj, k]

Assim:
Fd= 17514 +10% 1,2 =36,5KN/m

Através do programa Ftool € realizada a analise de esforgos da viga, a seguir:

2650 kM/m

AR AR AR AR R AARRARRAAAAN
4, AN

Figura 5.11 — Cargas atuantes na viga V4.

a1.2

AN i

Figura 5.12 — Analise linear, diagrama de esfor¢o cortante, viga V4 (KN).

AN ZAN

1141

Figura 5.13 — Analise linear, diagrama de momento fletor, viga V4 (KN.m).

Sendo ambas as reag0es nos apoios iguais a 91,30 KN.
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5.1.6 Tesouras

Considerando tesoura de concreto com secdo variavel iniciando em 15x15 cm e
terminando em 35x23cm, com comprimento total de 7,72 metros.

a) Peso proprio:
Secdo 1 (inicio) = 15x15
P.P.= 25KN/m3 % 0,15m = 0,15m = 0,56 KN/m
Secdo 2 (fim) = 35x23
P.P.=25KN/m3 % 0,35m = 0,23m = 2,01 KN/m

b) Carga acidental no telhado — Conforme NBR 6120:1980 0,25 KN/m?, considerando
uma distancia colaborante de 5 metros temos:

C.A.= 0,25KN/m3+«5m = 1,25KN/m
c) Peso Proprio da Telha:

Considerando uma telha de aluzinc com espessura de 5mm e comprimento de onda de 40
mm e peso especifico de 0,05 KN/m3. Considerando a que a distancia entre porticos é de 5,00
metros.

P.P.= 0,05KN/m3 «5m = 0,25 KN/m?*
d) Peso proprio das tercas

O peso das tercas é igual a 0,25 KN/m2 sendo 16 tercas ao longo do comprimento de
15,34 metros das duas tesouras:

O’Znslg(N *500m * 16

15,34

P.P.,= =1,35KN/m

e) Cargas de vento

Sendo as cargas oriundas da acdo do vento calculadas com os fatores expressos
anteriormente através do software educacional Visual Ventos.

-4.b2 -2.R6
— —
— —
2,98 — ——-2.b4
— —
— —
— L
Unidade - kiAm

Figura 5.14 — Acéo do vento na estrutura (90°).
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Total de Carga Permanente (peso proprio da viga, tercas e telhado) = 3,61 KN/m
(considerando maior se¢édo da viga, 35x23cm);

Total de Carga Permanente = 2,16 KN/m (considerando menor se¢édo da viga, 15x15cm);
Total de Carga Acidental (para coberturas, conforme NBR6120 (1980) = 1,25 KN/m2;

Carga de vento com maior intensidade = -4,52 KN/m.

Realizando as combinacGes das cargas pela formula a seguir:

Fd = Zygi x Fgi,k + yq[Fql,k + 2 Y0j x Fqj, k]

Combinacdo 1 (considerando o peso proprio da estrutura + carga acidental)

Fd = 36114 +1,25%x1,2=655KN/m

Combinacéo 2 (considerando o peso proprio da estrutura + vento — suc¢édo)
Fd= 2,16 x1—-4,62%1,4=—-3,60KN/m(succao)

Neste caso serdo realizadas diferentes analises de esforcos devido as condigdes de
apoio que podem variar do engaste perfeito até rotula apoiada.

v' Para combinagdo 1 (engastada):

655 KNm 6,55 KNim

Figura 5.15 — Cargas atuantes na tesoura (combinacdo 1, engastada).
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Figura 5.16 — Analise linear, diagrama de esfor¢o cortante na tesoura (KN).
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Figura 5.17 — Analise linear, diagrama de momento fletor na tesoura (KN.m).

v’ Para combinacdo 1 (apoiada):

Figura 5.18 — Cargas atuantes na tesoura na tesoura (combinacao 1, apoiada).
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Figura 5.19 — Andlise linear, diagrama de esforco cortante na tesoura (KN).

al dr

_|_h. 2
120.1 kN
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S0.2 kM

Figura 5.20 — Analise linear, diagrama de momento fletor na tesoura (KN.m).

v’ Para combinacdo 2 (engastada):

gl

Figura 5.21 — Cargas atuantes na tesoura (combinacéo 2, engastada).
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pTE

Figura 5.22 — Andlise linear, diagrama de esforgo cortante na tesoura(KN).

T
T2

Lt

gab 35

Figura 5.23 — Andlise linear, diagrama de momento fletor (KN.m).

v’ Para combinacdo 2 (apoiada):

Figura 5.24 — Cargas atuantes na tesoura (combinacéao 2, apoiada).
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a2

Figura 5.25 — Andlise linear, diagrama de esforco cortante na tesoura (KN).

GE.0 kM

Figura 5.26 — Analise linear, diagrama de momento fletor na tesoura (KN.m).

5.1.7 Pilares
Todos os pilares possuem a dimensdo de 31x23cm e 7,93 metros de altura, portanto o
mesmo peso proprio, o que os difere sdo as cargas das vigas que neles descarregam.

a) Peso proprio:
P.P.=25KN/m3%0,31m % 0,23m = 1,78 KN/m

Fd = 1,78%1,4 =249 KN/m

5.1.7.1 Pilares P1 e P4

Além do peso proprio, esses pilares sofrem ac6es devidas as reagOes da tesoura e das
vigas V1 e V2. Levando em consideracdo que estas reacfes foram calculadas anteriormente
com as cargas majoradas, sO se faz necessario retirar os valores dos diagramas existentes.

Outra observacdo que se faz importante € que como 0 objeto esta sendo tratado
isoladamente significa que ndo ha transmissdo de momentos por outras pecas da estrutura,
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mas em analise posterior sera levado em consideracdo o efeito portico e a transmissao desses
esforcos

v' Rea¢do em V1 = 29,3 KN;

Reacdo em V2 = 116,60 KN;

Reacdo mais desfavoravel das tesouras(Fy - tragdo no pilar) = 27,7KN;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fy - compressdo no pilar) = 50,2KN;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fx) = 120,1KN;

AR NN

Neste caso serdo feitas duas analises no pilar considerando o pior efeito de tragdo em
uma delas e na outra o pior efeito de compresséo.

a) Efeito mais critico de tracao
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Figura 5.27 a) — Esforgos solicitantes para o primeiro caso, pilares P1 e P4 (tragéo).
b) Anélise linear, diagrama de esfor¢o normal, pilares P1 e P4 (KN).

c) Reacdes de apoio nos pilares P1 e P4.
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Os diagramas de momento fletor e esforco cortante ndo sdo apresentados neste caso
nem nos demais pilares, pois sdo nulos, quando considerados com engaste nas duas
estremidades.

b) Efeito mais critico de compressao
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Figura 5.28 a) Esforgos solicitantes para o primeiro caso, pilares P1 e P4 (compressao).
b) Analise linear, diagrama de esfor¢co normal, pilares P1 e P4 (KN).

c) Reacdes de apoio nos pilares P1 e P4.
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5.1.7.2 Pilares P2 e P3

Estes pilares recebem esforcos devidos as reagdes das vigas V2, e também ao se peso
proprio. Como esses esforcos, e suas respectivas reaces foram calculados anteriormente, 0s
valores sao retirados dos diagramas anteriores.

v Reacdo em V2 (2vezes) = 233,2KN;
v" Peso préprio da viga de coroamento (30x15cm) P.P. (577" .25KN/m?3.0,3m.0,15m)

= 2,80 KN.
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Figura 5.29 a) Esforgos solicitantes para os pilares P2 e P3.

b) Analise linear, diagrama de esfor¢co normal, pilares P2 e P3 (KN).
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5.1.7.3 Pilares P5 e P8

O peso préprio dos pilares age em conjunto com as rea¢des das tesouras e vigas V1 e
V3, no calculo dos esforgos solicitantes.

v" Reacdo em V1(2vezes) = 58,6 KN/m;

Reacdo em V3 = 200,60 KN/m;

Reacdo mais desfavoravel das tesouras(Fy — tracdo no pilar) = 27,7KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fy - compressdo no pilar) = 50,2KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fx) = 120,1KN/m;

ASANENEN

Neste caso serdo feitas duas analises no pilar considerando o pior efeito de tragdo em
uma delas e na outra o pior efeito de compresséo.

a) Efeito mais critico de tracéo
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Figura 5.30 a) — Esforgos solicitantes para o primeiro caso, pilares P5 e P8 (tragéo).
b) Anélise linear, diagrama de esfor¢co normal, pilares P5 e P8 (KN).

c) Reacdes de apoio nos pilares P5 e P8.



b) Efeito mais critico de Compresséo:
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Figura 5.31 a) Esforcos solicitantes para o primeiro caso, pilares P5 e P8 (compressao).

b) Andlise linear, diagrama de esfor¢co normal, pilares P5 e P8 (KN).

c) Reacdes de apoio nos pilares P5 e P8.

5.1.7.4 Pilares P6 e P7
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Neste caso 0 peso préprio do pilar atua em conjunto com os esfor¢os ocasionados
pelas vigas V3, expressos anteriormente.

v Reacdo em V3(2vezes) = 401,2 KN/m;
v" Peso préprio da viga de coroamento (30x15cm) P.P. (sTm .25KN/m?3.0,3m.0,15m)

= 2,80 KN.
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Figura 5.32 a) Esforgos solicitantes para os pilares P6 e P7.
b) Analise linear, diagrama de esforgo normal, pilares P6 e P7 (KN).
5.1.7.5 Pilares P9 e P12

As vigas V1 e V4 em conjunto com as tesouras causam o0s esforcos solicitantes nestes
pilares, em conjunto com seu peso préprio.
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Reacdo em V1(2vezes) = 58,60 KN/m;

Reacdo em V4 = 91,30 KN/m;

Reacdo mais desfavoravel das tesouras(Fy - tragdo no pilar) = 27,7KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fy - compresao no pilar) = 50,2KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fx) = 120,1KN/m;

CORRS

Neste caso serdo feitas duas analises no pilar considerando o pior efeito de tragdo em
uma delas e na outra o pior efeito de compresséo.

a) Efeito mais critico de Trag&o:
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Figura 5.33 a) Esforgos solicitantes para o primeiro caso, pilares P9 e P12 (tracdo).
b) Anélise linear, diagrama de esforco normal, pilares P9 e P12 (KN).
c) Reacdes de apoio nos pilares P9 e P12.
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b) Efeito mais critico de Compresséo:
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Figura 5.34 a) Esforcos solicitantes para o primeiro caso, pilares P9 e P12 (compressdo).
b) Anélise linear, diagrama de esforgo normal, pilares P9 e P12 (KN).

c) Reacdes de apoio nos pilares P5 e P8.

5.1.7.6 Pilares P10 e P11
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As vigas V4 em conjunto com o peso proprio do elemento causam as reacOes e
esforgos solicitantes neste caso.

v Reacdo em V4(2vezes) = 182,6 KN/m;
v" Peso préprio da viga de coroamento (30x15cm) P.P. (sTm .25KN/m?3.0,3m.0,15m)

=2,80 KN.
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Figura 5.35 a) Esforgos solicitantes para os pilares P6 e P7.

b) Anélise linear, diagrama de esfor¢o normal, pilares P6 e P7 (KN).

5.1.7.7 Pilares P13 a P19 e P22
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As tesouras e vigas V1, em conjunto com o peso préprio do elemento, causam 0s
esforcos solicitantes no caso destes pilares. Reac6es que foram calculadas anteriormente, com
os devidos coeficientes de majoragéo.

v Reagdo em V1(2vezes) = 58,6 KN/m;

Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fy - tragdo no pilar) = 27,7KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fy - comprecéo no pilar) = 50,2KN/m;
Reacdo mais desfavoravel das tesouras (Fx) = 120,1KN/m;

ASRNEN

Neste caso serdo feitas duas analises no pilar considerando o pior efeito de tragdo em
uma delas e na outra o pior efeito de compresséo.

a) Efeito mais critico de Trag&o:
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Figura 5.36 a) — Esforgos solicitantes para o primeiro caso, pilares P13 a P19 e P22 (tragéo).
b) Anélise linear, diagrama de esfor¢co normal, pilares P13 a P19 e P22 (KN).

¢) Reacdes de apoio nos pilares P13 a P19 e P22.
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b) Efeito mais critico de Compressdo
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Figura 5.37 a) Esforcos solicitantes para o primeiro caso, pilares P13 a P19 e P22
(compresséo).
b) Anélise linear, diagrama de esforgo normal, pilares P13 a P19 e P22 (KN).
c) Reacdes de apoio nos pilares P13 a P19 e P22.

5.1.7.8 Pilares P20 e P21

Em conjunto com o peso proprio, esses pilares sofrem acdes devido as reacdes das
vigas V2. Sendo que estas reagbes foram calculadas anteriormente com os devidos
coeficientes de majoracdo de cargas.

v" Reacdo em V1 (2vezes) = 58,60 KN/m;
v Peso proprio da viga de coroamento (30x15cm) = 2,80 KN.
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Figura 5.38 a) Esforcos solicitantes para os pilares P6 e P7.

b) Analise linear, diagrama de esfor¢o normal, pilares P6 e P7 (KN).

5.2 POrticos

Neste caso serdo avaliados os esforcos devido ao comportamento em conjunto das
pecas anteriormente analisadas. Como as cargas ja foram obtidas e majoradas anteriormente,
SO sera necessario desenvolver os porticos e proceder a analise dos esforcos.
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5.2.1 Portico Frontal

a) Combinacéo 1 (para viga V2, Pilares P1, P2, P3 e P4):
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Figura 5.39 — Esforcos solicitantes para a primeira combinacdo, pértico frontal (V2).
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Figura 5.40 — Andlise linear, diagrama de esforco normal (\V2), portico frontal (KN).
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Figura 5.41 — Andlise linear, diagrama de esforgo cortante (\VV2), pértico frontal (KN).
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Figura 5.42 — Analise linear, diagrama de momento fletor (\VV2), portico frontal (KN.m).
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b) Combinacgdo 2(para viga V3, Pilares P5, P6, P7 e P8):
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Figura 5.43 — Esforgos solicitantes para a segunda combinacédo (V3), portico frontal.



Figura 5.44 — Analise linear, diagrama de esfor¢o normal (V3), portico frontal (KN).
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Figura 5.45 — Analise linear, diagrama de esfor¢o cortante, pdrtico frontal combinagéo 2 (V3)
(KN).
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Figura 5.46 — Andlise linear, diagrama de momento fletor, portico frontal combinacéo 2 (V3)
(KN.m).
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¢) Combinacdo 3 (Vigas V4, Pilares P9, P10, P11 e P12):
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Figura 5.47 — Esforgos solicitantes para a terceira combinacgéo (V4), portico frontal.
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Figura 5.48 — Analise linear, diagrama de esfor¢o normal para terceira combinacao (V4),
portico frontal (KN).
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Figura 5.49 — Andlise linear, diagrama de esforco cortante para terceira combinacéo (V4),
portico frontal (KN).
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d) Combinacéo 4 (Vigas V1, Pilares P19, P20, P21
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e P22):
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Figura 5.51 — Esforgos solicitantes para a quarta combinacgéo (V1), pértico frontal.
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Figura 5.52 — Anélise linear, diagrama de esforco normal para quarta combinacao (V1),
portico frontal (KN).
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Figura 5.53 — Analise linear, diagrama de esforgo cortante para quarta combinacéo (V1),
portico frontal (KN).
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e) Combinacgdo 5 (Pilares P13a P18, pdrticos frontais sem vigas intermediéarias):
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Figura 5.55 — Esforcos solicitantes para a quinta combinagdo (P13 a P18), portico frontal.
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Figura 5.56 — Analise linear, diagrama de esfor¢o normal para quinta combinacédo (P13 a
P18), portico frontal (KN).
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Figura 5.57 — Analise linear, diagrama de esfor¢o cortante para quinta combinacao (P13 a
P18), portico frontal (KN).
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Figura 5.58 — Analise linear, diagrama de momento fletor para quarta combinacgéo (P13 a
P18), portico frontal (KN.m).
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5.2.2 Portico lateral

86

O portico lateral teve as cargas atuantes em cada uma das pecas da estrutura
levantadas anteriormente, fazendo-se necessario apenas a analise do comportamento em

conjunto dos elementos.
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Figura 5.59 — Esforcos solicitantes do portico lateral.
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Figura 5.60 — Analise linear, diagrama de esforgo normal, pértico lateral (KN).
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Figura 5.61 — Analise linear, diagrama de esforco cortante, pdrtico lateral (KN).
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6 DIMENSIONAMENTO (memorial de célculo)

A estrutura esqueleto de um pavimento com mezanino, apresentada neste trabalho sera
elaborada com elementos pré-moldados, sendo assim o seu dimensionamento tera de atender
essencialmente as NBR’s 6118 (2003) e 9062 (2006), Projeto De Estruturas De Concreto
Armado — Procedimento e Projeto e Execugdo de Estruturas De Concreto Pré-Moldado —
Procedimento, respectivamente.

Conforme a NBR 9062 (2006) a estabilidade das estruturas constituidas de elementos
pré-moldados deve ser verificada tanto para os elementos constituintes isolados como para o
conjunto, pois existem casos que as condi¢des de vinculos sdo dificeis de determinar
previamente, variando do engastamento perfeito a articulagdo fixa. Sendo assim o
dimensionamento realizado atendera as situacGes mais criticas das pec¢as tanto analisadas
isoladamente como no conjunto.

6.1 Viga V1

Detalhando o dimensionamento da viga V1, levando em consideragdo os esforgos
encontrados no capitulo anterior, tanto para o elemento isolado quanto para a analise em
conjunto, prevendo sempre a pior solicitacdo para o célculo de dimensionamento das
armaduras.

6.1.1 Dimensionamento ao momento fletor

v Para 0 momento fletor maximo positivo, Msd = 36,6 KN.m

Adotando:
@=12,5mm
Aco CA-50
Fck =25 MPa
a) Altura atil (d):

%)
d=h _C_E_Qt

Onde:

h = altura da viga (cm);

¢ = cobrimento (cm);

@,= diametro do estribo (cm).

)

d= 30 —1,5-
d= 27375cm

- 05



b) Resisténcias de calculo:

ot
“ Ty,
Onde:
f-q = resisténcia a compresséo do concreto;
fox = resisténcia a caracteristica do concreto;
¥, = coeficiente de ponderacao.
25
fcd = ﬁ

fea = 17,857 Mpa

fyk
fra =2
Ty
Onde:
fya = tensdo limite de escoamento do aco;
fer = resisténcia a caracteristica do aco;
¥, = coeficiente de ago.
50
fvi =113
fyk
fya ===
o

fya = 43,478 Mpa

c) Calculodo K,,;:

K. = Msd
™ bw. dZ. fo

36,6

K =
md ™ 0,15.0,263752.17857,14

K,,q = 0,2112 Dominio 3

d) Caélculo da area de aco (As):
_ Msd

Z'fyd

91
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Onde:
Msd = Momento solicitante de calculo;
z = braco da alavanca (z = d — 0,4. x).

s 3660
S 24,03.43,478
As = 3,50cm?

Agmin = 0,15% Ac
Agmin = 0,0015 * 15 * 30

Agmin = 0,675cm?

Armadura positiva: 3 @ 12,5mm

6.1.2 Dimensionamento ao esforco cortante

v" Para o cortante maximo atuante de calculo, Vsd = 29,4KN

Vsd < VrdZ
Vsa < Vigz = Ve + Vy

Onde:

V.4, = Esforco cortante resistente de célculo;

V7. = Esforgo cortante resistente referente aos mecanismos complementares;
V7, = Esforco cortante resistente devido as armaduras de cisalhamento;

a) Esforco cortante resistente referente ao esmagamento das diagonais de concreto, Vrdz:

VrdZ = 0,27 avz.fcd. bw.d
Onde:
fck

250
bw = largura da viga.

av2=1—

V.42 = 0,27.0,9.1,7857.15.27,375
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V,q, = 178,18KN
b) Esforco cortante resistente referente aos mecanismos complementares, Vc:

V. =0,6. forq. bw.d

Onde:
fera = resisténcia de célculo a tragdo do concreto.

V. = 0,6.0,128.15.27,375
V. = 31,53KN

c) Esforco cortante resistente devido as armaduras de cisalhamento:

sw

Vew = . .0,9.d. fywq - (sena + cosa)

Onde:
fywa = tensdo na armadura transversal.

A
Viw = —.0,9.27,375.43,47. (sen90 + c0s90)
S

A
Vo = ;W .1070,99

Logo
Vow = Vsa — Ve
V., = 29,4 — 31,53
Viy = —2,13 KN

d) Taxa de estribos (apenas exemplificando o calculo pois como deu negativo usa-se a

taxa minima de estribos):

Agy  —2,13
s 1070,99

A
;W = 0,0011cm?/cm ou 0,11cm?/m



e) Taxa de estribos minima:

Agw . _ O»z-fctm
mi

n= .bw.sena
S fywk
Ag . 0,2.0256
min = T 15.sen90

ASW . _ 2 2
Tmm = 0,0153cm*/cm ou 1,53cm*/m

f) Distribuicdo da armadura:

Adotando:
@ =5mm
A, =0,19cm?
3 1,53
"=32019

n = 4 estribos por metro

_100
STy
s = 25cm

@ 5mm a cada 20 cm (adotado)

6.1.3 Verificacdo de fissuras

a) Esforcos caracteristicos:

v Ultimos:
Mgy = 36,6KN.m
Vau = 29,4KN

v’ servigo:

Mgs = 21,00 KN.m
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Vs = 23,35KN

b) Armaduras:

3 @ 12,5mm (As=3,68cm?2) — Armadura longitudinal

® 5mm ¢/ 20cm — Estribos

c) Limite de Abertura de Fissuras:

Ambiente urbano + Agressividade moderada = 0,3mm

d) Calculo do momento de fissuragdo (M,):

_ oc-fctk,inf-lc

M,
Ve
M. = 1,5.0,18.33750
e 15

M, = 607,5KN.cm ou 6,07KN.m

Como o momento de fissuracdo € menor que 0 momento de servigo a peca trabalhara

fissurada.

e) Verificagdo do limite das fissuras:
v Areacritica (Ag ):

Agie = 233,5cm?

v’ Taxa critica (pi¢ ):

) — ASW
pCT‘lt Acr[t
3,68
Perit = m

Pcrit = 0,0157



v Tensdo na armadura (t;):

ol 91492 +04q
147 gi+tg2tq

43,478 11,72

1,4 11,72

Tsi

t,; = 31,05KN /cm?

v Abertura de fissuras (W'):

! 0 Tsi 3. Tsi

W = —
1215-711' Esi fctm

W e 12,5 31,05 3.31,05
©12,5.2,25°21000° 0,2565

W' =0,23mm

" Q TSL

W = —
12:5 Esi Perit

+45)

» 12,5 31,05 4
B 12,5'21000'(0,0157

!

w"' = 0,44mm

+ 45)

Logo W’ € menor que o limite de 0,3mm.

6.1.4 Calculo de flecha

a) Flecha limite da viga(fj;, ):

fim = 550
500
fuim = 250

flim = 2cm
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b) Flecha imediata da viga (equacéo tradicional da elasticidade para uma viga bi-apoiada)

_ 5 plt
f_384' E.l

_ 5 0,1172.500*
f "~ 384" 55896708,3

f=1,70cm
6.1.5 Dente gerber
a) Forcas atuantes:
r
4 RS,cuﬁlt
= o / Fi
Tirante
%.-/ 44
a 2
Ty Suspensdo ,:,;-
Fq
)
+

Figura 6.1 — Esforcos atuantes no dente gerber.
Fonte: NBR 9062

Forca vertical, Vd = 29,4KN
Forca horizontal (Hd = 0,2.Vd), Hd = 5,88KN

b) Dimensdes do dente:
v' Altura do dente (h):

hviga
h= 2
b= 30
2
h=15cm

v" Altura util do consolo (d):
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®Atir

d=h-~=

d=15 ! 2,5
= 5= 2

d=12cm

v" Distancia da forga a face do pilar (a), considerando consolo curto:

0,5 = =
"~ d
a=0512
a = 6cm

c¢) Area de aco do tirante para 0 consolo curto (A, ):

A _ 1 Vd.a 121

stir _fyd .(0,9-d. y b d)
Ay = e (20 4 125,88
S”T"4&478'QL915 /2:5,88)

Agir = 0,46cm?

Armadura do tirante = 2 @ 8mm.

d) Verificacdo da taxa mecanica da armadura (0,04<w>0,15):

_ Astir-fyk
W T e————
b.d. [

~0,785.500
W= 51225

w = 0,087
e) Ancoragem do tirante (I):
l=dyy— d

l=27375— 12
[ =15,375 = 16¢cm



f) Verificagdo do esmagamento do concreto na biela de compresséo:

_ < 375m
t=p.a=>"0pPe
294
T 1512
T =0,163Mpa
g) Armadura de suspensdo (A ¢,s):
Fy
A =—
s sus Fyd
29,4

As sus = 43,478

Ag ous = 0,67cm?

Sera utilizado 2 @5mm, a uma distancia de 3 cm(d/4) da face da viga.

h) Armadura de costura (4; g):
Agsn = 0,4 Agyir
Ag o, = 0,4.0,7853

As ¢ = 0,31cm?

i) Estribos do dente gerber (4 ,,):
As sv = O'Z-Astir
Ag s, = 0,2.0,7853

Ao, = 0,157cm?
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6.1.6 Dimensionamento ao icamento (transporte da peca).

Carga a considerar:

PPi(;amento =4.b,.h.y,
PPicamento = 4.0,15.0,3.25

PPigamento = 4'5KN/m

A melhor posi¢do para chumbar os dispositivos de icamento na viga é aquela que

dividird igualmente os carregamentos. No caso para uma viga de 5,00 metros, sera nas
posicdes de 1,25 metros e 3,75 metros, respectivamente.

TNANAR . AR NRANNANNNE - NN ANAAA]

450 kNim 4.50 kN/m

1,25

]
R

450 kHim

B 375 1%

i

¥

Figura 6.2 — Diagrama dos esforcos de icamento da viga V1.

filla]

56
e e :/
5

6.6

Figura 6.3 — Diagrama de esforco cortante devido ao icamento da viga V1(KN).

FELEE

35 35

Figura 6.4 — Diagrama de momento fletor devido ao igamento da viga V1(KN.m).
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a) Dimensionamento das algas, considerando A¢o CA-25, devido a menor ductilidade.

475
Fy = T-fyd
11,2
” (21,739) 4
T

@ = 0,81cm ou 8,1mm

1 barra de @10mm de Ago CA-25.

b) Profundidade de ancoragem:

_ 0-fyd

L. =
b 4, Thy

L 10.21,73
b 4287

[, = 1892cm =19 cm

c) Verificacdo da armadura superior ao momento (armadura existente = 1,005cm? - 2 ¢

8mm):
Mrd = O-sd'AS' (d - 0,4 X)
3,5 = 43,47.A,.(0,26375 — 0,4.0,22859)
A, = 0,46cm?
6.1.6 Vigas V2,V3e V4
TABELA 6.1
Dimensionamento ao momento fletor positivo.
As min
2
VIGA M+ (KN.m) As (cm?) (cm?) Barras
V2 145,2 8,50 1,125 5@16mm
V3 250,5 19,04 15 8@20mm

V4 121,6 6,42 1,125 A@16mm
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TABELA 6.2
Dimensionamento ao esforco cortante (armadura de cisalhamento).
Vsd  Vrd2 Vc Vsw As/s As/s Barras

VIGA " kN)  (KN) (KN) (KN) (cm2/m) (min)

VZ 1166 30071 5322 7608 351  1,53cm¥m @ 5mmacadallcm
V3 2006 39921 5299 14761 820  256cmZm @ 8mmacadallcm
V4 913 30071 5322 2808 211  153cm¥m @ 5mmacadal7 cm

TABELA 6.3
Dimensionamento do Dente Gerber.
Vd _As As As
VIGA (KN) Hd h d a  tirante Ancoragem susp  Cost. Asw
(KN) (cm) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm?) (cm?) (cm?)

V2 1166 9337 25 22875 1144 75 23325 268 300 1,50
V3 2006 4912 25 225 1125 2221 235 461 889 4,44
V4 913 1896 25 22875 1144 46 23325 210 184 0,92

TABELA 6.4
Dimensionamento da alga de icamento.
VIGA — Vd (KN) (Kl\l<ll.dm) (mgm) @ com. (mm) ancoragem (cm)
V2 188 5,90 11,02 12,5 23,66
V3 25 7,80 14,65 16 30,29
va 188 5,90 11,02 12,5 23,66
6.2 Pilares

Do mesmo modo que ocorre no dimensionamento das vigas, os pilares seréo
dimensionados levando em consideracgéo os piores esforcos solicitantes.

6.2.1 Pilares P13 a P18

Os pilares sao bi-rotulados em uma direcdo e bi-engastados na outra.
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6.2.1.1 Direcdo y (comprimentos de 4,08 metros e 3,85 metros, nos tramos 1 e 2
respectivamente)

a) Momentos de primeira ordem atuantes (analise dos porticos):
Mypuse1 = 2,4KN.m
MYyiopo1 = 0,1KN.m
MYypase2 = 22,1KN.m

MYiopo2 = 2,5KN.m

b) Esfor¢o normal de compresséo:

N; = 113,9KN

c) Excentricidade de primeira ordem (e):

_ Mybase
€hase = Nd

240
€hase1 = 1139

€pase1 = 2,10cm

2210
€hase2 = 1139

€pase2 = 19,4cm

e _ M Xtopo
topo — N
d

0,1
etopo 1= 1139

€topo1 = 0
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250

€topo2 = 2,19cm

d) Excentricidade de desaprumo (e, para o primeiro tramo, e;, para o segundo tramo):

1
b=
100.VL
1
O=—
100.v/4.08

®= 0,00495rad
eq = )
408
eq1 = 0,004957
eq1 = 1,01lcm

1
B=
100.VL

_ 1
100.4/3,85

B
®= 0,00509rad
— GL
eq = )
385
€42 = 0,005097

eqs2 = 0,98cm

e) Excentricidade total:

€thase = €d + €hase

€rpase1 = 1,01 + 2,10

€thase1 = 3,11cm
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€t topo — eq t etopo
et tDpD]. = 1,01 + 0

€t topo1 = 1,01cm

€tbase = €d + €hase

€pases = 0,98 + 19,4

€thase 2 = 20,38cm

€t topo = €d T €topo
€t topo2 = 0,98 + 2,19

€t topo2 = 3,17cm

f) Excentricidade minima de primeira ordem (e y mn ):
Mdl,min = Nd (0,15 + 0,0gh)
M1 min = 113,9(0,015 + 0,03.0,23)

My min = 2,49 KN.m

_ M d1l,min
el,y,min — N
d

249

CLymin = 77379

e1ymin = 2,19cm

g) Caélculo da esbeltez (1):

v' Tramo 1

|~



Onde:
r = raio de girag&o.

_ 408
6,64

A=6144

v' Tramo 2

|~

385
6,64

A =15798

h) indice de esbeltez limite (,):
v' Tramo 1

Mb
ap = 0,6 + O,4M—a

2,4
ap1 = 0,6 + O’4W =-9

ap1 = 0,4

25 +12,5. (¢

Ay =

ap1

0,031

25+ 12,5.(F33)

Ay = 0,4

A1y = 66,71

v Tramo 2

)

22,1

ay; = 0,6 + 04— = 0,62

ap1 = 0,64
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25+ 12,5. (Lo o))
Ay = 0,64
/113, = 58,17

No eixo y ndo serdo considerados os efeitos de segunda ordem, pois 0 A ¢ menor que o
limite.

6.2.1.2 Direcéo x (comprimento de 7,93)

a) Momentos de primeira ordem atuantes:
My,ase = 167KN.m
MYpeio = 11,2KN.m

MYy,opo = 168,6KN.m

b) Esfor¢o normal de compresséo:

N; = 130,5KN

c) Excentricidade de primeira ordem (e):

_ bease
€hase = Nd

16700
ebasel = 130 5

€pase1 = 127,9cm

_ Mxmeio
€meio = T
1120

emeio = 130 5

Emeio = 8,58cm



Mxtopoo
€topo = N,

16860
Gtopo = 7305

€ropo = 126,80cm

d) Excentricidade de desaprumo (eq41):

1
O=
100.VL
1
o=—
100.4/7.93

®= 0,00355rad

L
edzﬁi

793
eq1 = 0,003557

eq1 = 1,40cm

e) Excentricidade total:

€thase = €d T €pase

€rvase = 1,40 + 48,46

€thase = 49,86cm

€meio = €d T €meio
€meio = 1,40 + 6,23

€meio = 7,63cm

etopo =eq t etopo

Cropo = 1,40 + 46,02
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ropo = 47,42cm

f) Excentricidade minima de primeira ordem (es y min ):
Mg1 min = N4(0,15 + 0,03h)
M1 min = 344,6(0,015 + 0,03.0,31)

My1 min = 8,37 KN.m

_ M d1l,min
el,y,min _ N
d

837
€1,y,min = 344 6

e1ymin = 243cm

g) Célculo da esbeltez (1):

A==

T
A 793
~ 8,95
1= 88,60

h) indice de esbeltez limite (1;,):

Mc
ap = 0,8 + O,ZM—a

—08+0211'2
1= 08T e T086

ap1 = 0,81

25+12,5 + (7

Ay =

ap1
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25 + 12,5. (2212
1 = 0,31
by = 1,12
/113, = 94‘,53

No eixo x néo serdo considerados os efeitos de segunda ordem, pois 0 A ¢ menor que 0
limite.

6.2.1.3 Armadura do pilar

a) Taxa adimensional das armaduras (w):
fcd . AC

3446
V=178.713

v

v =027

de

My = T—F 1
Y h.fq.A,

by =l
Y b fua A,

TABELA 6.5
Taxa adimensional de armadura pilares P13 a P18

Comb. Direcao w

M

(KN.cm) H
X 242,61 0,01
Y 16443,00 0,42
X 354,23 0,01
Y 1119,69 0,03
X 372,45 0,01
Y

X

0,8

1119,69 0,03
2309,89 0,08
Y  16651,80 0,42
Valores de w retirados do abaco 28-A de PINHEIRO(2009).

4 0,83
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b) Area de aco do pilar (4,):

As — W-Ac-fcd
fyd
B 0,83.713.178,57
s 4350
As = 24,29 cm?

c) Estribos

Foram adotados estribos de @6,3cm a cada 15 cm em todo o pilar para ndo ocorrer
flambagem.

6.2.1.4 Consolo do pilar

a) Esforcos atuantes no consolo:
V, = 29,4KN

H,(0,2V,) = 5,88KN

b) Geometria do consolo:

a, =c+ By
a, =15+ 1,0
a, = 2,5cm
' %)

d =c+§
d =1,5+1'0

2
d =2cm
h..
=t
30
m=——



m = 24cm

[
Apax =N — (E-l' aZ)

5
Amax = 15— (E + 2,5)

Amax = 10cm

a = 8cm

112

c) Dimensionamento do elastdmero (maneira simplificada conforme EL DEBS (2000)):

j = b — 2a2
j=15-12.25
Jj = 10cm
, 14
lmin = m
, 29,4
tmin = 7011
iin = 3,67

ladotado = SCM

Portanto o elastdbmero possui uma dimenséo de 10 x 10cm.

d) Verificacgdo do tipo de consolo:



n

Figura 6.5 — Indicativo de dimensdes do consolo.

_ 8

a
d 13

= 0,61 = consolo curto

&l e

e) Verificacdo da tensdo na biela:

k=tgB.(g+d)
k=02 (1+2)

k =0,6cm

AB=n—-(c+0+a+k)
AB=15-(1,54+1+8+0,6)

AB = 3,9cm
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v Comprimento da biela no plano horizontal, devido Hy # 0 :
AB =BC =239

AB = BC = 7,8cm

v"Inclinagdo da biela (6):

tgl = d
9 Tn—-c—0
ral = 13
9% =15 _15-1
0 =46,12°
v" Tensdo na biela:
Va

Tcbiela = sen2,6(AC.j)

B 29,4
Ocbiela = <7 46,12(7,8.10)

Gc,biela = 0,72 KN/m2

fet

fc,biela = ﬁ
25000

c,biela = 14

febiela = 17857,14KN /m?

Como a tensdo de compressao na biela € menor que a resistida pelo concreto, esta
verificada.

f) Armadura do tirante(A4; ;- ):

ay Vy
).fyd

Ay =(01+ y
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29,4
A, = (0,1 + 0,66). ——

43,47
A, = 0,51cm?
Hy
As,tir = Asv-fy_d
5,88
Agtir = 0,51.43 17

Ag iy = 0,07cm?
Utiliza-se uma barra @10 mm como tirante.

g) Armadura de costura(A):

A A
)., 204(%)
S cost d

()., 20+(%2)
13,91 - 12

cost

A; > 0,24cm?

Adotando-se ganchos horizontais com @ 6,3mm com 2 ramos em uma camada a 7
centimetros.

h) Armadura transversal (0gamin )-

fet A
Pswamin = 0,2 <f;W7;: = A_j

0,3%/252
Pswamin = 0'2 500

Pswamin = 0,00102

As = Pswamin -Ac
A, = 0,00102. (14 * 15)
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A, = 0,21cm?

Adotam-se estribos de @5mm com dois ramos e duas camadas espacgados
aproximadamente a cada 9 cm.

i) Armadura de suspensao:

Va
Asusp = f_d
y
29,4
Asusp = 33727

Agusp = 0,676cm?

6.2.1.5 Cabeca do pilar (para todos os pilares)

a) Armadura de reforgo no topo:
yn.Hd
A =<
s,comp de
1,2.120,1

Ascomy = 3327
As comp = 3,32cm?

b) Armadura no encaixe da tesoura:

A éarea de aco sera dimensionada da mesma maneira que para o icamento da peca, ndo
levando em conta a contribuicdo da resisténcia do concreto. Sendo assim o esforco de calculo
sera a forca vertical ocasionada pela tesoura, acarretando um dimensionamento a favor da
seguranca.

TABELA 6.6
Dimensionamento da armadura de encaixe do topo do pilar.

Vd
VIGA N Md 2
(KN.m) (mm) @ com. (mm) ancoragem (cm)
Pilar 50,2
79,20 29,42 3910 56,79

6.2.1.6 Algas de icamento (todos os pilares)
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TABELA 6.7
Dimensionamento da alca de icamento.

Vd(KN)  Md(KN.m) @ (mm) @ com.(mm) ancoragem (cm)
28,27 14,01 16,57 20 37,86

PILARES

6.2.2 Pilares P1, P4, P19 e P22

TABELA 6.8
Excentricidades nos pilares P1, P4, P19 e P22.
Pilares P1, P4, Tramo 1 Tramo 2 excentricidade excentricidade
P19 e P22 tramo 1(cm) tramo 2(cm)
eixo Nd Mbase Miopo Mbase Miopo topo base topo base
X 2729 0 47,3 34,3 0 0,00 17,33 12 57 0,00
y 76,3 6,5 3,4 25,6 8 8,52 4,46 33,55 10,48
TABELA 6.9
Excentricidades nos pilares P1, P4, P19 e P22.
Pilares excentricidade excentricidad excentricidad
P1, P4, de desaprumo e total tramol e total tramo2 esheltez esbelte
P19 e P22 P (cm) (cm) emi z limite
min
gixo v tramol tra;n ° topo base topo base (cm) tra{n ° tra;n ° A
Xx 0,2 1,01 098 1,01 1834 1355 098 2,19 6144 5798 57,36
2
y 1,01 098 953 547 3453 11,46 243 61,44 5798 -172,64

Para 0 abaco 28-A de PINHEIRO(2009):

TABELA 6.10
Taxa adimensional de armadura pilares P1, P4, P19 e P22
. M
Comb. Direcdo (KN.cm) T w
X 5005,63 0,17
L y 417,06 0,01 0.25
) X 597,65 0,02 0
y 727,06 0,02
X 3697,44 0,13
3 ’ ’ 0,21
y 2634,77 0,07
4 X 597,65 0,02 0
y 874,77 0,02




118

a) Area de aco do pilar:

AS _ W'AC'fcd
fyd
4 = 0,25.713.178,57
s 4350
A, = 7,31 cm?

b) Estribos

Foram adotados estribos de @ 6,3cm a cada 15 cm em todo o pilar para ndo ocorrer
flambagem.

TABELA6.11

Armaduras dos consolos dos pilares P1, P4, P19 e P22

Esforcos
Arrr:jzi)dura Armadura de Armadura Armadura de

2 2 3 2

tirante(cm?) Costura(cm?) trasnversal(cm?) Suspencgdo(cm?)

Vd Hd
200,6 40,12 2,85 0,82 0,37 4,61
6.2.2 Pilares P2, P3, P20 e P21
TABELA 6.11

Excentricidades nos pilares P2, P3, P20 e P21.

Pilares P2, P3, Tramo Tramo 2 excentricidade excentricidade
P20 e P21 tramo 1(cm) tramo 2(cm)
eixo Nd Mbase Miopo Mbase Miopo topo base topo base

X 2729 0 0 29,4 0 0,00 0,00 10,77 0,00

y 0 0 0 0 0 0,00 0,00 0,00 0,00
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TABELA 6.12
Excentricidades nos pilares P2, P3, P20 e P21.

Pilares P2,

Pilares P2, excentricidade excentricidade excentricidade

P3.P20e de desaprumo total tramol  total tramo2 esbeltez es_be!tez

P21 (cm) (cm) emin limite
eixo Vv tra{n ° tra;n ° topo base topo base (cm) tra;n 0 tra;n 0 A

X 0.9 101 098 101 1,01 11,78 098 2,19 61,44 57,98 5234
y ’ 0 0 0,00 000 000 000 O 6144 57,98 0

Para 0 &baco 28-A de PINHEIRO(2009):

TABELA 6.13
Taxa adimensional de armadura pilares P2, P3, P20 e P21
L M
Comb. Direcéo (KN.m) u w
X 3281,1 0,1124
1 ’ 0,3
Y 0 0
a) Area de aco do pilar (4;):
AS _ W'AC'de
fyd
_ 0,30.713.178,57
s 4350
A = 8,78 cm?

b) Estribos

Foram adotados estribos de @6,3mm a cada 15 cm em todo o pilar para ndo ocorrer
flambagem.

TABELA 6.14
Armaduras dos consolos dos pilares P2, P3, P20 e P21

Esforco
STorcos Arn:jadura Armadura de Armadura Armadura de

2 2 = 2
Vi H tirante(cm?) Costura(cm?) trasnversal(cm?) Suspencéo(cm?)

116,1 23,22 0,96 0,48 0,37 2,67
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6.2.2 Pilares P5, P8, P9 e P12

TABELA 6.15
Excentricidades nos pilares P5, P8, P9 e P12.
Pilares P5, P8, Tramo Tramo 2 excentricidade  excentricidade
P9 e P12 tramo 1(cm) tramo 2(cm)
eixo Nd Mbase Miopo Mbase ~ Miopo topo base topo  base
X 268,7 0,1 47,5 34,3 0,1 0,04 17,68 12,77 0,04
y 331,3 6,7 16 20,12 6,9 2,02 4,83 6,07 2,08
TABELA 6.16
Excentricidades nos pilares P5, P8, P9 e P12.
Pilares P5, excentricidade excentricidade excentricidade
P8,P9e total tramol  total tramo2 _ esbeltez  esheltez
de desaprumo min g
P12 (cm) (cm) (cm) limite
. tramo tramo tramo tramo
eixo Vv 1 2 topo base topo base 1 9 A
X 0.212 1,01 098 105 18,69 13,75 1,02 2,19 61,44 57,98 58,6763

1,01 098 303 584 705 306 243 61,44 57,98 64,3791

Para o0 abaco 28-A de PINHEIRO(2009):

TABELA 6.17
Taxa adimensional de armadura pilares P5, P8, P9 e P12.
o M
Comb. Direcao (KN.cm) u w
1 X 281,39 0,01 0
y 1004,61 0,03
X 6191,24 0,21
2 ’ 0,4
y 1934,61 0,05
X 3693,33 0,13
3 ’ 0,21
y 2336,67 0,06
4 X 588,45 0,02 0
y 1014,67 0,03
¢) Area de aco do pilar(4;):
A,
As — W. A, fcd
fyd

_ 0,4.713.178,57
s 4350
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A, = 11,70 cm?

d) Estribos:

Foram adotados estribos de @6,3mm a cada 15 cm em todo o pilar para ndo ocorrer
flambagem.

TABELA 6.18
Armaduras dos consolos dos pilares P5, P8, P9 e P12,

Esforgos Armadura

do Armadura de Armadura Armadura de
2 2 3 2
V4 Hq tirante(cm?) Costura(cm?) trasnversal(cm?) Suspencgdo(cm?)
214,3 42,86 3,26 0,88 0,37 4,93

6.2.2 Pilares P6, P7, P10 e P11

TABELA 6.19
Excentricidades nos pilares P6, P7, P10 e P11.

Pilares P6, Tramo Tramo 2 execentricidade execentricidade
P7,P10e P11 tramo 1(cm) tramo 2(cm)
eixo Nd Mbase Mtopo ~ Mbase  Mtopo  tOpo base topo  base

X 4349 0 0 29,4 0 0,00 0,00 6,76 0,00

y 0 0 0 0 0 0,00 0,00 0,00 0,00

TABELA 6.20

Excentricidades nos pilares P6, P7, P10 e P11.

Pilares P6, excentricidade excentricidade excentricidade esbeltez
P7,P10e total tramol  total tramo2 _ esbeltez .
de desaprumo emin limite
P11 (cm) (cm) (cm)

. tramo tramo tramo tramo
eixo v 1 2 topo base topo  base 1 5 A

X 0 098 000 000 774 098 219 0 57,98 48,68

0,343
y 0 0 0,00 0 0 0 0 0 0 -

Para o dbaco 28-A de PINHEIRO(2009):
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TABELA 6.21
Taxa adimensional de armadura pilares P6, P7, P10 e P11.

Comb. Direcao w

M
(KN.cm) H
X 12786,59 0,44
y 0,00 0,00

0,85

a) Area de aco do pilar(A,):

AS _ W'AC'fcd
fyd

0,85.713.178,57
4350

A =

A; = 24,87 cm?

b) Estribos

Foram adotados estribos de @6,3mm a cada 15 cm em todo o pilar para ndo ocorrer
flambagem.

TABELA 6.22
Armaduras dos consolos dos pilares P6, P7, P10 e P11.
Esforcos Armadura - 5 adura de Armadura Armadura de
\V/ H . do Costura(cm?) trasnversal(cm?) Suspencdo(cm?)
d 4 tirante(cm?)
200,4 40,08 2,85 0,82 0,37 4,61
6.3 Lajes

As lajes serdo dimensionadas conforme o0s carregamentos obtidos anteriormente,
levando em consideragdo uma secdo pi, dividida em duas abas, afim de se proceder o
dimensionamento como se fosse um viga em sec¢do T, com 5 metros de comprimento.

6.3.1 Dimensionamento

Considerando a pequena espessura da mesa, ela ndo sera considerada como parte
resistente da viga, sendo assim o dimensionamento ocorrerd do mesmo modo que para as
demais vigas de secéo retangular, neste caso 35x15cm.
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a) Esforcos solicitantes:

Os esforcos considerados sdo aqueles atuantes na metade de cada peca, devido a
existéncia de duas secdes T em cada elemento de laje.

v Viga bi-apoiada:

21757 kN/m

LULLLLLLLLL DL DL D LD
VAN A

Figura 6.6 — Diagrama dos esfor¢os solicitantes para viga/laje.

5.4

N N

Figura 6.7 — Diagrama de esforco cortante, viga/laje (KN).

= AN

G55.0

Figura 6.8 — Diagrama de momento fletor, viga/laje (KN.m).

S é apresentado o diagrama de momento fletor, pois é o Unico que apresenta variagéo.

b) Armaduras na alma:

TABELA 6.23
Dimensionamento ao momento fletor positivo.
VIGA M+ (KN.m) As(cm?) Asmin(cm?)  Barras
Laje 68 6,127 0,788 5@12,5mm
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TABELA 6.24
Dimensionamento ao esforco cortante (armadura de cisalhamento).
VIGA Vsd Vrd2 \V/¢ Vsw As/s As/s Barras
(KN) (KN) (KN) (KN) (cm2?/m)  (min)
Laje  S44 15082 3200 2240 206 153cmzm @ 5mm acada 16 cm
TABELA 6.25
Dimensionamento do Dente Gerber.
AS AS
VIGA vd Hd h d & iante Ancoragem Aszh AS\;V
(KN) (KN) (cm) (cm) (cm) (cm?) (cm) (cm?) (cm2)  (cm?)

laje 544 10,88 175 14375 7,19 1,63 13,405 1,25 065 0,33

TABELA 6.26
Dimensionamento da alca de icamento.
@ com.
VIGA — Vd (KN) Md (KN.m) @ (mm) (mm) ancoragem (cm)
V2 22 6,90 12,89 16 30,29

c) Armaduras na mesa(4s,, ):

Como a distancia entre os eixos das nervuras nao é superior a 65 centimetros, basta
colocar uma malha como armadura minima da mesa.

A = 0,15. Ry
A, = 0,155

B 0,75cm?

sm m

Adotando @ 4,2mm a cada 18 centimetros, em ambos os sentidos.

6.4 Tesouras

As tesouras ndo passam de uma viga inclinada, se diferenciado das demais devido sua
secdo variar ao longo do comprimento Sendo assim serdo calculadas as armaduras levando em
consideracdo as diferentes medidas e esfor¢os em cada ponto da estrutura.
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TABELA 6.27
Dimensionamento ao momento fletor positivo das tesouras.
Altura 5 As min
VIGA secio (cm) M+ (KN.m) As (cm?) (cm?) Barras
secdo 1 15 15 1,52 0,51 2¢12,5mm
secdo 2 23 43,7 5,09 0,81 5¢12,5mm
secdo 3 31 42,4 3,29 1,3125  3¢12 5mm
TABELA 6.28

Dimensionamento ao momento fletor negativo das tesouras.
Altura secéo

VIGA (cm) M- (KN.m) As(cm? Asmin(cm?)  Barras
x 15

secdo 1 15 1,52 0,51 2012,5mm
X 23

secéo 2 23 2,44 0,81 2¢12,5mm
x 31

secdo 3 1 5,29 1,3125  6@12,5mm

TABELA 6.29
Dimensionamento ao esforco cortante (armadura de cisalhamento).

Vrd2 Ve Vsw Asls .
VIGA Vsd (KN) (KN) (KN) (KN) (cm2/m) As/s (min) barras

Secdol 8,1 39,05 691 1,19 0,51 1,53cm#¥m @ 5mm a cada 20 cm
Secdo2 14 86,79 1152 2,48 0,63 1,53cm?m @ 5mm a cada 20 cm
Secédo3 34 180,36 31,92 2,08 0,19 1,53cm#m @ 5mm a cada 20 cm

TABELA 6.30
Dimensionamento da alca de icamento das tesouras.
@ com. ancoragem
VIGA  Vd (KN) Md (KN.m) @ (mm) (mm) (cm)
tesoura 17,81 21,00 10,44 12,5 23,66

6.5 Fundacoes

Levando em conta o solo rochoso encontrado na regido de implantacdo do
empreendimento, a fundacdo empregada sera do tipo superficial, sapata com calice, moldada
in loco. Para o coeficiente de suporte do solo, conforme NBR 6122(2010) sera utilizado o
valor de 1,5MPa, condizente com um terreno composto por rocha laminada, com pequenas
fissuras, estratificadas. Sendo que a fundacgdo sera dimensionada para carga mais critica e serd
adotada o mesmo valor para todos os pilares.



6.5.1 Fundacao dos pilares

a) Carga atuante:
P =441,3 KN

M =296 KN.m

b) Area da sapata(A):

Onde:

o,= Tensdo admissivel do solo.

441,3

~ 1500
A = 0,29m?>

c) Dimens6es da sapata considerando célice de 65x58cm:

v/ Largura e comprimento:

Adotando um sapata de 1,40 x1,40m.

v Altura (h):

h >

h >

140 — 65

A =1,40.1,40

A = 1,96m?

A7 senxZ "ty g
4 =Ty

2 4+ 5=23,75cm

140 — 58

2 + 5=255cm

hadotado = 40cm

! —
h adotado — 20cm

126
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v" Verificacdo das condicOes para sapata rigida:

h_hl<029 h_h’<029

A—a, > ¢ B—b,
10-20 166
140 — 65 =
10-20 5439
140 —58

d) Calculo da armadura necessaria (A;):

v Direcdo x:
My
A =
ST 8.f,q.d
. _ 4413.(140 — 65)
S 8.43,47.34,2
A; = 2,78cm?
2,78
ASX = 0,9
Ag, = 3,09cm?/m
v" Direcgao y:
My
A =
s 8.fya-d
. _ 4413.(140 — 58)
S 8.43,47.34,2
Ag = 3,04cm?
3,04
SX = 0 9

Ag, = 3,38cm?/m

e) Verificacdo da forca normal:
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v" Verificacdo da excentricidade (e):

e =0,067m

e<

ol Q

140
23cm < T

v" Modulo de resisténcia a flexao (w):
_a%b
V=76

_14%.14
-6

w

w = 0,457cm?

v Tensdo maxima de compressao sobre a sapata (0,4, ):

Ny My
i =3ty
441,3 29,6

Imix = 19600 T 4570

Omax = 0,028KN/cm?

Como a tensdo admissivel do solo (0,150KN/cm?) é maior que a tensdo maxima na
sapata a verificacdo a forca normal esta satisfeita.

f) Verificagéo ao cisalhamento:

v" Tensdo resistente:

Trd2 = 0,27 (Zv.fcd
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T,42 = 0,27.0,9.17.85

Trq2 = 4,34KN /cm?

v" Tensdo solicitante:

_Fsd

4413
trd2 = 786342

T,q2 = 0,069KN/cm?

v" Armadura transversal
Pymax = 0,035.140 = 4,9KN/cm ou 490KN/m

Pymin = 0,030.140 = 4,20KN/cm ou 420KN/m

Vsd — (Pa,méx -Zl' Pa,min) Ny

490 + 320
sd :< 2 )'0’

Vg = 236,6 KN

Vg1 = Trq- k(1,2 + 40p1)bs,. dg;
Vg1 = 0,32.1,0675. (1,2 + 40.0,00094)140.28,25
V.41 = 1672,03KN

Como V, ;1€ maior que V,; ndo ha necessidade de armadura transversal para forca
cortante.

6.5.2 Célice da fundacéo

a) Comprimento de embutimento para paredes lisas(l,,; ):



Ma S o015
N,h=

29,6 > 0,15
441,3.031 =

0,216 = 0,15

lemb = 2h
Ly = 2.0,31

lomp = 62cm

colarinho

AN

base colarinho

/

P._{I! ede 3 / pa ede 3
I ]
s ‘l — I— —_—
—
L o -
= ilar D ' -
g| |Piarfl |2 E z
= = — | =
—
| E—
parede 4 parcde 4

Figura 6.9 — Transferéncia de esforcos em célice de paredes lisas.
Fonte: EL DEBS (2000)
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b) Resultante das tensoes:

My

Hygp = 1,5.——+ 1,25.V,

lemb

29,6
Hosp = 15. 52> +1,25.14,8

Hyoup = 90,11KN

My

Hd,inf = 1’51 + 1,25 Vd

emb

29,6
Hang = 15.55 +025.14,8

Hyinp = 90,11KN

¢) Armadura para transmissao do esforgo superior (Agp;):

H
Ashp — 2d,sup
'fyd
90,11
shp ™ 2.43,47

d) Armadura do tirante (A, ):

de

Asvp = fy_d
441,3
Asw = 3327

Agyy = 10,15 cm?

e) Armadura de costura(Agy,):
Agp = 0,4. A,

Agp = 0,4.10,15
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Ay, = 4,06cm?
f) Armadura de distribuicao (A4,):
A, = 0,14.b,,
A, = 0,14.23

A, = 3,22cm?/m
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7 DETALHAMENTO

A seguir serdo representados os elementos da estrutura, apés o dimensionamento, com
a respectiva armadura, dimensoes e se¢Oes de projeto.

7.1Viga V1

Conforme o dimensionamento realizado anteriormente a figura 7.1 expressa 0s
parametros necessarios para fabricacdo do elemento.

2MN2 o8 C=497
1M4 @b C=80 1 M4 @b C=80
10/ 410
35 35
A, B
N N
- L1 1
L] [ 11
La L g
w12 470 W12
INSwb o 10 24 N6 w5 cf 20 INSebC/ES
34 |10
M98 2 N3 o8 C=45
2N3eB8 C=45
51 467 B
IN1e12,5 CH477
SeGED A8 Secio BE Armadura de costura
o [ Ele
10 = 25 25
10 10
15 .| 24N6=5 C=80 4 N7 w5 C=80

Figura 7.1 — Detalhamento da viga V1.
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7.2 Viga V2

A figura 7.2 representa a viga V2, com todas as geometrias e detalhes para a
fabricacdo desta parte da estrutura.

2 N2 w8 C=497
4 N4 w8 C=152 4 N4 w8 C=152
10; \10
71 71
A B
B B
L4 g
25 . 450 .25
IN5 96,3 ¢/ 10 41ME &5 o 11 INE 6,3 ¢ 10
7
11 5N3 516 C=71
5N3wl16 C=71
o] 447 15
SN1 w16 C=457
Sechn AA Secdo BB Armadura de costura
Ezn e il ]
&
D 45 45
10 =
M5 sf 3 C=70 I
15 b .
s— 0 0
15 41N 5 C=120 10N7 96,3 C=120

Figura 7.1 — Detalhamento da viga V2.



7.3Viga V3
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Através do dimensionamento realizado através dos capitulos anteriores foram obtidas
as caracteristicas (figura 7.3) necessarias para a execucdo da viga V3.

2NZ2w 8 C=497
5 N4 w8 C=152 4 N4 wE C=152
10/ y10
71 71
A B
N i
La :
25 450 20
BMSwb,3C 10 4 Meebc/ 1 B NG wh,d 10
M 5N3 @T;o C=71
M3 w30 C=T1
51 447 12
TMN1w20C=457
Secao AA Secao BB Armadura de costura
0 i ]
ﬂ E
45 45
10 2
12 M8 w63 C=70
15 L ]
10 10
15,0 41 N =B =190 10 N7 =8 C=120

Figura 7.3 — Detalhamento da viga V3.
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7.4 Viga V4

A viga V4 tem as diretrizes de projeto expressadas pela figura 7.4, obtidas atraves do
dimensionamento realizado nos capitulos anteriores.

2 N2 w8 C=497
3N w8 C=152 3N w8 C=152
10/ 410
71 71
A E
N N
Lo Lg
25 450 S
4NA w30 6S 7 NGwsCi17 4NAwh3C/6S
71 —
S5N3w125C=82
5N3 9125 C=82 e
o 447 |-
INT =16 C=457
Secin AA Secan BB Armadura de costura
ﬂzn = [ ™|
A
D 45 45
10 2
8 N5 wf,3 C=70
15 3
— 0 0
15 97 WE w5 =120 8 N7 w63 C=120

Figura 7.4 — Detalhamento da viga V4.
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7.5 Pilares P1, P4, P19 e P22

A figura 7.5 detalha as caracteristicas do pilares P1, P4, P19 e P22.

18
:] a5

dM3I=10C=150

40

Detalhe A

= 2 M3 =il C=86
mu 6 MG 5 C=53 o5

3=
10
|| osanea 0 2NS s C=112 08
o / (] \I\ 51
2T O ﬁ
A28 Secéo AA

23

5
e [55
(]

12

BM1 =125 C=0855 87 M2mb,3 C=88 tMa

=
i
]
A A Detalhe B
L —
Detalhe B
A 5y
Iy = 2 M7 mh,3 C=R6
N R ‘ |:| D 2NB &S C=40
o 2|10 mh C=40c/3
L] =] 10

\I\ Mo 9 NS ed C=892 03

Figura 7.5 — Detalhamento dos pilares P1, P4, P19 e P22.
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7.6 Pilares P2, P3, P20 e P21

Os pilares P2, P3, P20 e P21, tem suas respectivas dimensdes e detalhes expressos a
seguir na figura 7.6.

18

1

40
A

3 M3 =10 C=130

Detalhe A

Ta

e s

M3l C=144

25

e

BT . oo
10

Mo 8 MEmb C=92 o3

. Dita'he A T —\n 2 NS mS C=172 off
| ™ -
o I
Secdo AA
23
(]
—_ 12
o 4 N1 =16 C=855 A7 N2 mB,3 C=08, o145
A A Detalhe B
L _
Detahe B -
=1 LM
/ | :| 4 2 N7 wh,3 C=66
o \ % = mn 2 MBS C=40 o2
™ 0

Figura 7.6 — Detalhamento dos pilares P2, P3, P20 e P21.



7.7 Pilares P5, P8, P9 e P12
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As caracteristicas necessérias para a fabricacdo destas pecas estdo descritas na figura

1.1,

18

40
!

Detalhe A
| L
]

|

793
Pl S

60

A,
-

r}'

Detalhe B

e T

i

AT

52

3 M3m10 C=180

Detalhe A

51

AMN3Im1Z 5 C=80

35

2

.

—
o

B MN1el6 C=855

Detalhe B

\

15D AMEmB C=58I5

10

Mo 2 MNaehb 3 C=112 005

Secao AA

@m

57T M2 mfb 3 C=98,cM45

:| u 2 M7 mh,3 C=GE
| | 2 mD 2MIms C=400c/3
i0

4o AMNGmE C=92 )3

\

Figura 7.7 — Detalhamento dos pilares P5, P8, P9 e P12.
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7.8 Pilares P6, P7, P10 e P11

Os pilares P6, P7, P10 e P11, diferente de todos os outros tem um comprimento
menor, conforme figura 7.8, que expressa todas as caracteristicas destas pecas.

Cetalhe B

T 0

—— Detalhe A

\

\I\ 4o 2 MEmba C=112 cia

=1 IN3 12,5 C=06
ED A MNE =D C=A8 o5

10

35

Detalhe A
l-—1 Ll._:l "
2 J\”” Secéo AA
] L]
RE il;
[nm]
g8 M1 m20 C=855 A7 M2 mkb 3 =98 ci14a
Detalhe B
al | a \]\
L _
—1 # 3
Detalhe B Iﬁ . EENS E:;Z.EE-EE
25| 10 = = r
A8 |
_ — L R P
o NP \]\

Figura 7.8 — Detalhamento dos pilares P6, P7, P10 e P11.



7.9 Pilares P13 a P19
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As propriedades destes elementos necessérias para a fabricacdo das pecas estdo

representadas na figura 7.9, a seguir.

18

A0

793
=y
=

360

i

AMN3I=10C=150

Detalhe B
vista v

4
—

Detalhe B

\@

L

52

jﬁ

23

Secao AA

i iy

12

12 M1 =16 C=8455 57 N2 mb 3 C=H8 o5

Detalhe B

\

j 4 2 M7 mb 3 C=GG
3‘ mD 2 N8 w5 C=40c/3
10

40 4 Mo =5 C=92 cf3

\

Figura 7.9 — Detalhamento dos pilares P13 ao P19.
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7.10 Laje

A laje em formato Pi é fabricada em placas, sendo que cada placa tem as dimensoes e
detalhes exemplificados na figura 7.10.

4 N2 w125 C=497

I N4 88 C=80 | N4 8 C=80
LY — — o
G4 35
A, B
B B
| | L1 1
En a8
L4 Lg
J7.48 465 17.5,
aramaof 11 29MEmA of 16 AME Aol 10
34 10
L34 2 N3 810 C=45
N3 810 C=45
51 4672 15

SM1 12,5 C=477

Secao AA Secao BB Armadura de costura
L 12,4
glm) Bk . i
15 | BMNEEBIC=26 7
10 10
19 .| 29ME A C=50 4 M7 mb 3 C=30
, 124 .
| 1
wl ]
= U 475 U 23,75
14 15

Figura 7.10 — Detalhamento da laje Pi.
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As fundagdes diferentes dos demais elementos ndo sdo pré-moldadas, porém
necessitam de detalhamento (figura 6.11), para que sejam executadas.

65
M M
3N4 96,3 C=102 £/1D
a7
375 S48 10 C=102 017
/ ] o
el ™
| I

| 140

135

g n1 el C=1650c20
BiXD X = BiXO Y

|15

65

15,5
- 37,9

58
27

12

41

140

140

2MN2w16 C=236
JN3 =B C=256 o1

M 2M2 w16 C=238

[ "> B N3 =8 C=87 c/11

58

: T———1 N2 w16 C=236

B M3 w3 C=236 /M4
12

12

54

el
3 M4 =B C=112 M0

Figura 7.11 — Detalhamento das fundacGes.
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8 CONSIDERACOES FINAIS

8.1 Anélise geral

Este trabalho expde as diretrizes para o dimensionamento de galpdes pré-moldados
leves, com o intuito de fornecer uma ferramenta que auxilie o0s projetistas em
dimensionamentos e detalhamentos deste tipo de empreendimento. O tema é de grande
relevancia, devido a expansao desta area da construcao civil, falta de literaturas que tratem do
assunto e ajudem na concepcao da estrutura.

O projeto utilizado foi implantado na regido de Caxias do Sul, no estado do Rio
Grande do sul, Brasil. Como a maioria dos empreendimentos deste tipo ele ndo apresentava
memorial de calculo. Demonstrando assim a real aplicabilidade deste estudo, pois foram
considerados parametros reais para a obtencdo dos resultados.

E de grande relevancia para o assunto a analise dos esforgos atuantes na estrutura.
Como a propria NBR 9062 (2006) descreve, “devido as caracteristicas das ligacGes em
esqueletos pré-moldados € dificil determinar exatamente como ocorre a transmissdo dos
esforgos nele atuantes, sendo necessario avaliar cada elemento de maneira isolada e em
conjunto (portico)”. Uma vez obtidos os esforcos, faz-se necessério a observagdo do
comportamento de cada peca, para que as solicitacbes de dimensionamento sejam
determinadas conforme a situagdo que mais exija 0 componente, alcangando-se entdo um dos
objetivos especificos que € a analise da distribuicdo dos esforcos.

Vale salientar que o principal aspecto que influencia no dimensionamento e
consequente elaboracdo deste trabalho € a incerteza da distribuicdo dos esforcos da estrutura,
devido a dificuldade de determinar o comportamento das ligagdes. A fim de resolver essa
situacdo foi realizada a combinacdo dos esforcos atuantes maximos em cada elemento, pois
mesmo que dimensionados de maneira isolada, sdo levados em consideracdo 0s
carregamentos e esforcos ocasionados pelos diversos elementos de estrutura. Em conjunto
com a incerteza da distribuicdo e consequiente combinagdo de momentos e forcas atuantes na
peca, foram identificados outros aspectos que influenciam no dimensionamento: as
solicitacOes de transporte e montagem de cada componente.

Um dos objetivos especificos deste trabalho era o comparativo entre as normas que
regem o dimensionamento deste tipo de estrutura. Percebendo-se entdo que uma complementa
a outra, pois os elementos, mesmo em concreto pre-moldado, tém grande parte dos critérios
de dimensionamento regidos a partir da NBR 6118 (2003), que € por varias vezes citada na
NBR 9062 (2006), esta Ultima evidencia o dimensionamento das partes caracteristicas de
elementos pré-moldados, como dentes de apoio (gerber), consolos e comprimento de
ancoragem do pilar no célice. Mesmo mostrando as diretrizes do dimensionamento de pré-
moldados esta ultima, deixa alguns critérios de dimensionamento a critério do projetista, pois
permite uma dupla interpretacdo de seu texto.
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O dimensionamento da estrutura evidencia os resultados do trabalho, pois é o local
onde realmente comecam a aparecer. A partir da avaliagdo que o0s critérios de
dimensionamento propostos pelas normas e demais literaturas propostas, foram atendidos, a
estrutura esta concebida e corretamente dimensionada.

Uma vez dimensionado o galpdo pré-moldado leve, faz-se necesséario organizar uma
sequéncia para o dimensionamento. Desenvolvendo-se entdo o memorial de calculo definindo
as propriedades e caracteristicas de cada elemento para que possam ser realizados 0s
detalhamentos de cada peca, a fim de executa-las sem que hajam erros. Para desenvolvimento
desse memorial, tornou-se necessario que cada objetivo especifico fosse atingido a fim de
oferecer as diretrizes necessarias para sua obtencéo.

Conforme constatado anteriormente ha uma caréncia de bibliografias que tratem sobre
esse assunto. Sendo assim o presente trabalho contribui para o acervo técnico sobre a analise e
dimensionamento de galpBes leves. Auxilia também futuros projetos através do memorial de
calculo apresentado, servindo de referéncia para cursos sobre esse tema.

8.2 Sugestdes para trabalhos futuros

Por se tratar de um assunto que ndo possui muita literatura técnica, principalmente
quanto a andlise dos esforgos obtidos, referente a distribuicdo deles entre as diferentes pecas
da estrutura, sugere-se a realizacdo de estudos que permitam uma analise quantitativa da real
taxa de transmissdo de esforcos entre os diversos tipos de ligacdes existentes. Facilitando
assim a andlise dos elementos, pois através destes valores a analise ocorreria através apenas,
dos porticos laterais e frontais.

Recomenda-se, também, a elaboracdo de um memorial de célculo, considerando outra
edificacdo em regido diferente do territério nacional. A fim de se realizar um comparativo
entre as diferentes caracteristicas que regem o dimensionamento, e também os diversos
modelos de ligacdes existentes entre as pecas da estrutura. O dimensionamento e elaboracédo
do memorial de uma estrutura de multiplos pavimentos em concreto pré-moldado seria
igualmente importante para realizacdo dos comparativos acima citados.
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9 ANEXOS

9.1 Anexo A
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9.2 Anexo B
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9.3 Anexo C
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9.4 Anexo D
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ANEXO D — Pdrtico intermediario.



9.5 Anexo E
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9.6 Anexo F
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