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RESUMO

O presente trabalho tem como finalidade o estudo de viabilidade de um projeto de obra
de arte referente a uma passarela de pedestre a ser implantada na BR-491-KM 239+335m.
Serdo dimensionadas duas passarelas distintas, uma em concreto armado e protendido e outra
em aco estrutural (estrutura metélica). Para a concepgdo do projeto arquiteténico foi
necessario estudar os conceitos referentes a acessibilidade e entender as caracteristicas dos
materiais utilizados na execucdo dos elementos estruturais, bem como determinar as acfes
atuantes na estrutura e os coeficientes de ponderacdo prescritos pelas normas técnicas, pois
tais valores serdo necessarios para o dimensionamento dos elementos estruturais, e para tais
dimensionamentos se-fez necessario entender as particularidades de cada sistema, definir as
melhores opcdes de secBes geométricas e langcamentos estruturais e por fim obter a estrutura
mais viavel e que obedeca os parametros de seguranca normativos tanto do Estado limite
ultimo quando no Estado limite de Servico.

Palavras Chave: Passarela de pedestre. Sistemas estruturais. Viabilidade.



ABSTRACT

This work aims to study the feasibility of a work of art project for a pedestrian
walkway to be implemented on the BR-491-KM 239 + 335m. They are scaled two separate
runways, one reinforced and prestressed concrete and other structural steel (metal structure).
For the design of the architectural project it was necessary to study the concepts relating to
accessibility and understanding the characteristics of the materials used in the
implementation of the structural elements and to determine the active actions in the structure
and the weightings prescribed by the technical standards, as these values are required for the
design of structural elements, and such dimensioning it was necessary to understand the
characteristics of each system, define the best options of geometric sections and structural
releases and finally obtain the most feasible structure and complying with regulatory security

parameters both ultimate limit state when the state service limit.

.Keywords: Pedestrian walkway. Structural systems. Project design.
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1 INTRODUCAO

De acordo com o Manual de projeto de obras-de-arte especiais (DER, 1996), as
passarelas sdo obras de arte destinadas ao acesso e trafego de pedestres e ciclistas, onde
quando for necessario separar o trafego de pessoas do fluxo de veiculos de modo a garantir
segurancga a ambos, se torna necessario a implantacéo de uma passarela.

O avango das edificacbes e o adensamento populacional em &reas rurais ou
semiurbanas situadas nas margens das rodovias tem feito o nimero de pedestres que
atravessam as rodovias aumentarem cada vez, e consequentemente 0 numero de
atropelamentos também tem crescido,

De acordo com Galvdo (Jornal Globo, 2016), a cada trés dias uma pessoa é vitima de
atropelamento que termina em morte das estradas do Brasil, onde este valor expressivo
poderia ser reduzido com a implantacéo de passarelas.

A implantacdo da Cidade Universitaria do Centro Universitario do Sul de Minas
(UNIS-MG) contribuiu para o aumento do nimero pedestres que atravessam a rodovia BR
491- KM 239+335m, que liga a cidade de Varginha a EI6i Mendes, onde por mais que néo se
tenha registro de atropelamento, se faz necessario a construcdo de uma passarela para que
acidentes futuros sejam evitados.

O desenvolvimento de um projeto de obra-de-arte especial rodoviaria deve passar por
estudos de viabilidade que visam definir a melhor opcdo de locacdo e acessibilidade da
passarela, sistema construtivos e material a utilizar nos elementos estruturais, de modo a obter
a melhor combinacéo dos itens descritos e por fim obter a melhor viabilidade.

Neste trabalho serd dimensionada um passarela com dois sistemas estruturais distintos,
uma em concreto e outra em estrutura metalica, e apds ter o dimensionamento concluido sera

feito um estudo para determinar qual o sistema estrutural mais viavel para o caso em questao.
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2 OBJETIVOS

Os topicos a seguir irdo descrever os objetivos que serdo alcangados durante 0s

estudos realizados neste trabalho.

2.1 Objetivo geral

Realizar um estudo de viabilidade de uma passarela de pedestre e comparar duas

possiveis solugcdes estruturais, uma em concreto e outra em estrutura metalica.

2.2 Objetivos especificos

e Descrever e diferenciar sistemas estruturais executados em concreto armado/protendido e
aco estrutural (estrutura metalica);

e Definir as a¢Oes atuantes na passarela;

e Apresentar 0s aspectos e caracteristicas que motivam a escolha do local a ser implantado a
passarela;

e Elaborar o projeto arquitetdnico conforme prescri¢cdes normativas;

e Elaborar os projetos estruturais dos dois sistemas estruturais distintos;

¢ Analisar as diferencas técnicas e o custo final de cada sistema estrutural.
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3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

De acordo com NBR 7188 (ABNT, 2013) passarelas sdo estruturas longilineas
destinadas a transpor obstaculos de uso exclusivamente para pedestres e ciclistas.

Para a andlise de viabilidade e dimensionamento de uma passarela de pedestres, se faz
necessario conhecer e entender os diferentes modelos arquitetbnicos e estruturais de
passarelas de pedestres, pois s6 apds tal entendimento serd possivel a elaboracdo do projeto

estrutural que sdo contemplados do dimensionamento da mesma.

3.1 Pré-requisitos arquiteténicos

Segundo o manual do Departamento Nacional de Infraestrutura de Transportes-
Instrucéo de servico rodoviario - ISF-219 - Projeto de passarela de pedestres, na concepcéao do
projeto arquiteténico devem ser levados em consideracao os seguintes itens:

Perfil topogréfico do trecho;
Analisar o fluxo de pessoas;
Locar a passarela em local favoravel, seguro e de facil acesso aos pedestres;

Considerar os parametros de acessibilidade descritos na norma NBR 9050 (ABNT 2015);

3.2 Sistemas estruturais

De acordo com Mascia, Souza e Rodrigues (2008), sistemas estruturais sao formados
pela disposigdo racional e adequados de diversos elementos estruturais. Os elementos
estruturais sdo 0s responsaveis por receber e transmitir as solicitaces na estrutura, sofrendo
como consequéncia deformacgdes. Em sua grande maioria, 0s elementos estruturais podem ser
definidos da seguinte maneira:

Barras: possuem duas de suas dimensdes na mesma ordem de grandeza (geralmente altura e
largura), e a terceira dimensdo (comprimento) consideravelmente maior. As barras podem
fazer parte de diversos sistemas estruturais, como vigas, porticos, trelicas, entre outras;
Folhas ou estruturas de superficie: sdo elementos estruturais que apresentam grandes
superficies em relacdo a sua espessura. Nesta classe de elementos podem-se ter as chapas e
placas;

Blocos: 0s blocos possuem as trés dimensdes com a mesma ordem de grandeza como

exemplo tém-se os blocos de fundagéo.
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Os sistemas estruturais utilizados na passarela em estudo serdo executados em
estruturas concreto armado ou protendido e estruturas em ago estrutural, onde para a passarela
de concreto armado ou protendido serdo estudados lajes, pilares e vigas e para a estrutura
metalica serdo estudados pilares, vigas, trelicas e chapas. As figuras 01 e 02 apresentam,
respectivamente, uma passarela executada em concreto protendido e uma passarela executada

em estrutura metalica.

Figura 01 — Passarela executada em concreto.

Fonte: RP-SUL, 2016.

Figura 02 — Passarela executada em estrutura metalica e concreto armado.

Fonte: PREFEIR DE BARUERI-SP, 2016.

3.3 Concreto (armado e concreto protendido)

De acordo com ANDOLFATO (2002), concreto é um material de construcéo
resultante da mistura racional de cimento, agregados graudos e mitdos e agua que apds ser

misturado deve obter plasticidade suficiente para ser manuseado, transportado e lancado em
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formas, e apds sua secagem (cura) deve ter resisténcia suficiente para suportar os esforcos de
compresséo e tragéo.

A utilizacdo de concreto com armaduras passivas (concreto armado) em passarelas de
pedestres é limitada para pilares, rampas e fundacdes, pois tais elementos estruturais ficam em

sua maioria do lado externo da pista e devem ser escorados (figura 03).

Figura 03 Escoramento de vigas de grande porte.
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Fonte: SCORA E FORMA, 2008.

Para a execucdo das vigas localizadas sobre a pista sdo utilizadas estruturas pré-
moldadas em concreto protendido, que sdo definidas por Pfeil (1984) como artificios que
consistem em introduzir em uma estrutura um estado prévio de tensbes capaz de melhorar sua
resisténcia ou seu comportamento, sob diversas condi¢bes de carga. A figura 04 a seguir
apresenta as tensdes normais em uma viga protendida, onde M é o momento fletor solicitante

e P a forca de protenséo.

Figura 04 - Tensdes atuantes em uma viga executada em concreto protendido.
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Fonte: BASTQOS, 2015.
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3.3.1 Resisténcia a compresséo do concreto

Via de regra, a resisténcia a compressao € definida em projeto, no entanto deve atender
aos parametros estabelecidos pela norma NBR 6118 (ABNT, 2014), onde a partir da
resisténcia caracteristica (f.x) define-se a classe do concreto em questdo. A tabela 01 abaixo,
obtida na norma NBR 6118 (ABNT, 2014), apresenta as classes de concreto e suas

respectivas resisténcias para a idade de 28 dias.

Tabela 01 - Classes dos concretos e suas respectivas resisténcias aos 28 dias de idade

Classe de Resistencia caracteristica a Classe de Resistencia caracteristica
resisténcia compressdo (Mpa) resisténcia a compressao
Grupo | MPa Grupo Il MPa

C20 20 C55 55

C25 25 C60 60

C30 30 C70 70

C35 35 C80 80

C40 40 C90 90

C45 45

C50 50

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.

3.3.2 Resisténcia a tracao do concreto
A norma NBR 7222 (ABNT, 2011) descreve 0s ensaios e parametros para se obter a
resisténcia a tracdo indireta f.sp € a resisténcia a tragéo na flexéo feis . A norma em questdo
também define que a resisténcia a tragéo direta f.; pode ser considerada igual a 0,9. fgsp OU
0,7fcs. Na falta de ensaios para obtencdo de fesp € ferr, podendo ser avaliado o seu valor
médio ou caracteristico por meio das seguintes equacdes:
fetigint = 0,70 . feem
fctk,sup = 1,30 -fct,m

« Para concretos da classe até C50:

foom = 0,30.fck?/3
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« Para concretos da classe C55 até C90:
feem = 2,121In(1 + 0,11 fck)
3.3.3 Modulo de deformacdo tangencial inicial do concreto

De acordo a norma NBR 6118 (ABNT, 2014), o modulo de deformacéo tangencial
inicial do concreto, deve ser obtido pelo método de ensaio constante na norma NBR 8522
(ABNT, 2008), e considerando o valor com idade de 28 dias. Na falta de ensaios, ele pode ser

estimado pelas seguintes equacdes.

Eci = ag 5600 \/a - para facde 20 MPa a 50 MPa;

1

Ee=21,5.103. az. (%+ 1,25 )* > para fude 55 MPa a 90 MPa

Onde:
ae = 1,2 para basalto e diabésio;
ag = 1,0 para granito e gnaisse;
ae = 0,9 para calcario;
ag = 0,7 para arenito.
O modulo de deformagdo secante deve ser definido pelo método de ensaio constante
na norma NBR 8522 (ABNT, 2008), porém na falta de ensaios, pode ser estimado pelas

equacdes a seqguir.

Ecs = . Eg

f
Sendo, ai = (0,80+o,2,ik> < 10, Simplificando, Ecs = «i.Eci < Eci
80

A norma NBR 6118 (ABNT, 2014) permite, na avaliacdo do comportamento de um
elemento estrutural ou secdo transversal, que seja adotado mddulo de elasticidade Unico, a
tracdo e & compressdo, igual ao modulo de deformacéo secante (E.), e que 0 modulo de

elasticidade numa idade menor que 28 dias, deva ser avaliado com as seguintes expressoes:
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£..105
Eci (t) = [;—k]l para concreto com fck de 20 MPa a 50 Mpa;
C

f ) 0,30
Eci (t) = I,Cf—k]l para concreto com fck de 55 MPa a 90 Mpa.
C

Onde:
E.i (t): estimativa do modulo de elasticidade do concreto em uma idade entre 7 e 28 dias;
feij: resisténcia a compressao caracteristica do concreto na idade em que se pretende estimar o

moddulo de elasticidade em MPa.
3.3.4 Durabilidade do concreto

De acordo com Carvalho e Filho (2014), um dos principais fatores que ocasionam a
perda de qualidade e durabilidade das estruturas de concreto é a agressividade do meio

ambiente, descrita conforme tabela 02 abaixo.

Tabela 02 - Classe de agressividade ambiental (CAA).

Clas_se_ de . Classificacdo do tipo de ambiente  Risco de deterioracéo
agressividade  Agressividade . .
ambiental para efeito de projeto da estrutura
Rural
I Fraca Insignificante
Submersa
I Moderada Urbana Pequeno
Marinha
I Forte Grande
Industrial
Industrial
v Muito forte Elevado

Respingos de maré

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.

Conhecida a classe de agressividade ambiental da estrutura analisada, pode-se definir
0 cobrimento da armadura do elemento estrutural (ago), na tabela 03 a seguir € apresentado
os valores de cobrimento contidos na norma NBR 6118 (ABNT 2014).
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Tabela 03 - Tabela de correspondéncia entre a classe de agressividade ambiental e o cobrimento nominal —
Resumida para elementos contidos em passarela de pedestres.

Classe de agressividade

Tipo de Componente ou elemento amblental
estrutura I I Il v
Cobrimento nominal (mm)
Laje 200 25 35 45
c;‘r’r?]c;g;o Viga/Pilar 25 30 40 50
Elementos estruturais em contato com o solo 30 30 40 50
Concre_to Laje 25 30 40 50
protendido Viga/Pilar 30 35 45 55

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014 (adaptado pelo autor).

3.3.5 Fluéncia do concreto

De acordo com Cruz (2015), a fluéncia do concreto é ocasionada pelo aumento da
deformac&o ao longo do tempo, devida & acdo de cargas ou tensdes permanentes. E separada
em fluéncia bésica e fluéncia por secagem.

A fluéncia se da de duas maneiras, como mostram os topicos abaixo.

e Fluéncia bésica — acontece sem transferéncia de agua entre o concreto e 0 meio ambiente em
condigGes de umidade em torno de 100%;
e Fluéncia por secagem — acontece pela transferéncia de agua do concreto com o meio

externo, onde quando mais seco for o ar, maior sera a fluéncia.
3.3.6 A¢co em armaduras passivas (concreto armado)

A norma NBR 7480 (ABNT 2007) é responsavel por estabelecer os requisitos exigidos
para fabricacdo, encomenda e fornecimento de barras e fios de aco utilizados em armaduras
para concreto armado.

Ainda de acordo com a norma NBR 7480 (ABNT 2007) o material aco € divido em
duas categorias: barras e fios. As caracteristicas de tais categorias podem ser vista nos topicos
a sequir.

Barras: s@o classificadas nas categorias CA-50 e CA-60, onde as letras CA representam
concreto armado e 0 nimero em sequéncia indica o valor de fy em kgf/mm2. O processo de

fabricacédo das barras é o de laminacéo a quente e seus didmetros vao de 6,30mm a 40,00 mm;
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Fios: sdo classificados na categoria CA-60, onde as letras CA representam concreto armado e
0 nimero em sequéncia indica o valor de fy em kgf/mm2. O processo de fabricagdo das barras
é o de trefilacdo e seus diametros vao de 2,40mm a 10,00 mm;

Os topicos abaixo apresentam caracteristicas gerais que devem ser consideradas para 0s agos
utilizados em armaduras para concreto armado, de acordo com a norma NBR 6118
(ABNT,2014).

Massa especifica: 7.850 kg/m3;

Coeficiente de dilatacdo térmica: 10-5/°C para intervalos de temperatura entre—20°C e 150°C;
Madulo de elasticidade: 210 GPa ou 210.000 MPa.

3.3.7 A¢co em armaduras ativas (concreto protendido)

De acordo com Bastos (2015), as ac¢Oes utilizadas em armaduras ativas caracterizam-se
pela alta resisténcia e por ndo possuirem patamar de escoamento. A alta resisténcia é
indispensavel para permitir grandes alongamentos em regime elastico e para nivelar as perdas
de protensdo, que podem alcancar 415 MPa, e as caracteristicas gerais sao as mesmas dos
acos utilizados em armaduras passivas.

As normas brasileiras que abordam parametros relacionados ao aco utilizado em
armaduras ativas sdo as listadas abaixo.
Norma NBR 7482 (ABNT, 1991): Fios de aco para Concreto Protendido;
Norma NBR 7483 (ABNT, 2008): Cordoalhas de aco para Concreto Protendido-
Especificacao;

3.3.7.1 Fios e cordoalhas

De acordo com Bastos (2015), os fios e cordoalhas sdo caracterizados pela alta
resisténcia e por ndo possuirem patamar de escoamento, onde a elevada resisténcia é
necessaria para que tais elementos possam ser alongados em regime elastico e compensarem
as perdas de protecéo.

Ainda de acordo com Bastos (2015), os requisitos necessarios para os fios cordoalhas
séo:

Ductibilidade;
Baixa relaxacao;

Resisténcia a fadiga;
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Resisténcia a corroséo.
A figura 05 a seguir apresenta uma cordoalha e ago utilizado em vigas de concreto

protendido.

Figura 05 — Detalhamento de uma cordoalha.
Graxa para protegao

/ permanente contra corresao

Capa pléstica

\ Cordoalha

Fonte: FEITOSA e LIMA, 2012.

3.3.7.2 Bainhas

Segundo Bastos (2015), as bainhas sdo elementos tubulares fabricados em a¢o com
espessura de 0,35mm onde a armadura de protensao é colocada, onde apds tal colocagdo sdo
preenchidas com uma calda de cimento. A figura 06 a seguir apresenta 0 esquema de

montagem de uma bainha em uma estrutura de concreto protendido.

Figura 06 — Esquema de montagem de uma bainha utilizada em estruturas de concreto protendido

PLACA,
METALICA

e

IRy

CUNHA
DEGRAU

ViGADE

Fonte: SOLOTEC GEO, 2016.
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3.3.7.3 Ancoragem

De acordo com Bastos (2015) a maneira mais econdmica de fixar os fios e cordoalhas
é por meio de cunhas e porta cunhas. A figura 07 a seguir apresenta um sistema de ancoragem

por meio de cunha e porta cunhas.

Figura 07 — Vista de um bloco de ancoragem e cunha.

Fonte: SOLOTEC GEO, 2016.

3.3.8 Elementos que compde um sistema estrutural em concreto armado ou protendido

Os topicos a seguir definirdo os elementos estruturais (pilar e viga) que contemplam
uma passarela executada em concreto, bem como o0s meétodos e pardmetros de

dimensionamento de tais elementos estruturais.

3.3.8.1 Pilares de concreto armado

De acordo com a norma NBR 6118 (ABNT, 2014), pilares de concreto armado séo
elementos estruturais que recebem as cargas das vigas e transmite para as fundacgdes, onde
durante tal transferéncia sdo submetidos a flex&o obliqua.

Segundo a norma NBR 6118 (ABNT, 2014) o método a se empregar no
dimensionamento de um pilar é dado a partir do indice de esbeltes do mesmo. A tabela 04
abaixo apresenta os indices de esbeltes e seus respectivos métodos de dimensionamento.
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Tabela 04 — Procedimento de calculo de pilares em relagdo ao indice de esheltez.

Esbeltez Class;flcagé Procedimento de calculo
A<M\ Curto N&o precisa ser considera a segunda ordem e; = 0
A< )< 90 Mediamente Método do pilar padrdo com curvatura aproximada
Esbelto Método do pilar padrdo com rigidez k aproximada
90<A < Pilares A consideracédo da fluéncia é obrigatdrio - Método do pilar padréo
140 esbeltos com curvatura real acoplado a diagramas M, N, 1/r

_ A consideracéo da fluéncia é obrigatéria - Método geral é
140<A < Muito

obrigatorio e o coeficiente adicional
200 esbeltos

o= 1+[0,01. (A-140) / 1,40]

Fonte: FARIA, 2014,

A equagcdo para definir o indice de esbeltez é apresentada abaixo.

ey V12 _ ley. V12

Ak = ouA, =

ly ly

Onde:
le: comprimento de flambagem nas direcdes x ou y, depende das condic¢des de apoio;
Ix OU iy: raio de giracédo em torno de x ou'y.

A equacdo para definicdo do A, € dada pela equacdo e condicbes a seguir.

(25 + 12,50.%

35< A, = h” <99

Up
Onde para pilares em balango tem se a seguinte equacgéo:

o = 0,80 + 0,20.2€ = 0,85, sendo : 1 = a, > 0,85;
A

Onde:
Ma: momento de 1° ordem no engaste;

Mc: momento de 1° no meio do pilar em balanco.



32

Para pilares biapoiados ou em balango com momentos menos que 0 momento minimo.
o, = 1,00.

Os métodos de dimensionamento citados na tabela 06 acima serdo descritos nos

topicos a sequir.

3.3.8.2 Dimensionamento de vigas protendidas

Segundo Caralho (2012) ao se aplicar uma forca de protecdo na armadura ndo se
consegue um esfor¢o constante ao longo de sua vida Util, e cabe ao projetista calcular a perda
de esforco de protensdo ao longo da vida util da armadura, de modo que em qualquer secéo
ela resista as combinag@es de célculo e atenda os limites maximos de deformagéo.

As perdas de protecdo podem ser imediatas ou ao longo do tempo. Os tpicos a seguir

descreverdao os métodos de calculos para que sejam encontradas tais perdas.

3.3.8.3 Perdas de protensdo imediatas ou iniciais e ao longo do tempo

Segundo Carvalho (2012), a perda de protensdo imediata acontece de trés modos:
Perda por atrito;
Perda por deformacéo e ancoragem;
Perda por deformacdo imediata do concreto;
Perda por retracao;
Perda por fluéncia;
Perda por relaxagéo.

3.3.8.4 Célculo da armadura ativa e passiva
De acordo com Carvalho (2012), ap6s conhecido a largura colaborante by, é possivel

calcular a area de agco da armadura de protecdo necessaria para suportar os esforcos durante o

estado limite altimo. A equacéo para tal calculo é descrita abaixo.

A = My + M, OuUA, = Msa
P h¢ (k,).d.o ST h¢
() e EI8 ™ a-)
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Onde:

A,: area de aco da armadura ativa (protendida);

As: area de aco da armadura passiva,;

M; e M,: momento resistido pelas abas e pela secdo retangular, respectivamente;
h¢: altura da mesa;

d: altura da base inferior até o centro de gravida da barra de a¢o;

Opd- tensdo na armadura de protenséo;

fya: resisténcia ao escoamento de calculo do ago.

3.4 Estruturas metalicas

Segundo Neto (2012), as estruturas metalicas sdo formadas por pecas metélicas
associadas entre si por meio de conectores, como 0s parafusos, ou soldas. Estes sdo o0s
elementos de ligagdo mais utilizados atualmente.

Ainda de acordo com Neto (2012), a escolha correta do aco que sera empregado na
fabricacdo de estruturas metalicas € muito importante, porém, a mesma preocupacao deve ser
levada em conta na escolha dos elementos de ligacdo, pois a qualidade desses materiais
empregados na vinculagdo das barras de a¢o garante a seguranca e a estabilidade proposta no
projeto estrutural elaborado.

3.4.1 Tipos de perfis metalicos

De acordo com Silva (2012), as estruturas metalicas sdo formadas pelos seguintes
elementos:
Parafusos;
Chapas de ligacao;
Chumbadores;
Perfis.
Dentro os elementos listados acima 0s que representam maior importancia tanto para
estrutura quanto para a montagem sédo os perfis, que podem ser de quatro tipos:
Soldados.
Laminados;
Formados a frio;

Perfis compostos.
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A passarela dimensionada no presente estudo sera executada em perfis laminados, que
de acordo com Silva (2012), sdo fabricados a quente nas usinas siderdrgicas e tender a ser 0s
mais econémicos para utilizacdo em edificacdes de estruturas metalicas, pois dispensam a
fabricacdo artesanal dos perfis soldados ou dos perfis formados a frio. A figura 08 abaixo

apresenta um perfil | fabrica a quente em uma usina siderurgica.

Figura 08 — Perfil laminado tipo I.

Fonte: CALIFER, 2016.

3.4.2 Dimensionamento de perfis metalicos

Os topicos a sequir irdo descrever os métodos estabelecidos pela norma NBR 8800

(ABNT, 2008) utilizados para o dimensionamento de perfis metalicos.

3.4.3 Dimensionamento de perfis submetidos a tracédo

Segundo a norma NBR 8800 (ABNT,2008), deve ser considerado a tendido a seguinte

condic¢é@o no dimensionamento perfis submetidos a tracao.

Nisda < N¢ra

Onde:
N rg: forca axial de tracdo resistente de célculo;
N:sq: forca axial de tragdo solicitante de calculo.

Ainda de acordo com a norma NBR 8800 (ABNT, 2008), a forca axial de tracdo
resistente de calculo a ser utilizada no dimensionamento € o menor dos valores obtidos,
considerando os estados limites ultimos (ELU) de escoamento da se¢do bruta e ruptura da
secdo liquida, de acordo com as equacdes abaixo.

Equacdo para escoamento da secéo bruta:
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A, . f

Nypq = 2
oR Ya1
Equacdo para escoamento da se¢éo liquida:
Ac.fy

Nt,Rd =

Onde:

Ag: area bruta da secdo transversal da barra;

Aq: area liquida efetiva na secdo transversal da barra;
fy: resisténcia ao escoamento do ago;

fu: resisténcia a ruptura do aco.

A érea liquida efetiva de uma barra é dada pela equacéo a seguir:

A, = Cp.Aq

Onde:

Aq: area liquida efetiva;

A, area liquida da barra, onde em regides de furos, feitos para ligacdo ou para qualquer outra
finalidade a area liquida de uma barra é a resultante da soma dos produtos da espessura pela
largura liquida de qualquer elemento;

Cy: coeficiente de reducdo da area liquida é estabelecido em funcdo dos seguintes parametros
estabelecidos no tdpico 5.2.5 da norma NBR 8800 (ABNT, 2008).

3.4.3.1 Limite do indice de esheltez de barras tracionadas

Segundo a NBR 8800 (ABNT, 2008), o indice de esbeltez para barras submetidas a
tracdo ndo deve ser maior que 300, exceto para tirantes de barras redondas pré-tracionadas ou
outras barras que tenham sido montadas com pré-tensdo. A equacdo para determinacdo do

indice de esheltez é descrita abaixo.

=
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Onde:
A: indice de esbeltez;
L: comprimento destravado;

r: raio de giracéo.
3.4.4 Dimensionamento de perfis submetidos a compressédo

Segundo a norma NBR 8800 (ABNT,2008), no dimensionamento de barras

submetidas a compressao deve ser satisfeita a seguinte condicao:
Nc,Sd S Nc,Rd

Onde:
Ncrg: forca de compressdo resistente de célculo;
N sq: forca compresséo solicitante de célculo.
Ainda de acordo com a norma NBR 8800(ABNT, 2008), a determinacéo da forca de

compressdo resistente de calculo é dada pela seguinte equacao.

X-Q Ag.f

al

Nc,Rd =

Onde:
y: fator de reducdo a resisténcia a compressao;
Q: fator de reducdo total associado a flambagem local, onde o valor é obtido no Anexo F da
norma NBR 8800 (ABNT, 2008)
Ay: area bruta da secéo transversal da barra
O fator de reducdo ¢é dado pelas seguintes condi¢des:

Ao < 1,50 > x = 0,658%;

0,877

AN =150- x=——;
A5

Onde:
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Ao indice de esbeltez reduzido dado pela equacgéo a seguir:

Onde:
Ne: é a forca axial de flambagem elastica (Anexo E da norma NBR 8800 (ABNT, 2008).

3.4.4.1 Limite do indice de esbeltez de barras comprimidas

Segundo a norma NBR 8800 (ABNT, 2008), o indice de esbeltez limite para barras

comprimidas € 200, e a equacdo que determina tal valor é dada abaixo.

}\_K
L

Onde:
L: comprimento destravado;
K: coeficiente de flambagem definido pela figura 09.

Figura 09 — Coeficiente de flambagem.

(a) (b) (c) (e) ()

A linha tracejada indica a linha
elastica de flambagem

.

\alores tedricos de K ou K, 0.5 1.0 2.0 2,0

‘“alores recomendados 0,65 0,80 1,2 1,0 2,1 2,0
Fonte: ABNT NBR 8800, 2008. (adaptada pelo autor)

3.5 Critérios de céalculo

Segundo Santine (2005), quando se diz que uma estrutura é segura ou oferece

seguranga, significa que durante sua vida Util ela suportard todas as a¢des nela aplicada, onde
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tais acOes atuardo com intensidades e combinacGes mais desfavoraveis possiveis, e ao receber
tais acOes a estrutura ndo atinja o estado limite Gltimo (ruptura).

Ainda de acordo com Santine (2005), a ideia de seguranca, embora abrangente, é
puramente qualitativa, onde a dificuldade é quantifica-la. Considerar uma seguranca excessiva
em estruturas tem como consequéncia valores financeiro acima do comum.

Logo, o nivel de seguranca de uma estrutura deve ser definido de acordo com a sua
utilizacdo, interesses econdémicos e humanos envolvidos, como exemplo podemos dizer que
ndo se usa fatores de seguranca de estruturas usuais de engenharia em obra de arte especiais
de rodovia.

De acordo com Cruz (2015), para se garantir a seguranga de uma estrutura como um
todo ou de cada uma de suas partes, em relacdo aos estados limites ultimos (ELU) e de
servico (ELS), é necessario cumprir trés etapas primordiais, sdo elas: dimensionamento,

verificagdo e detalhamento.

3.5.1 Estados limites de deformacao

De acordo com norma NBR 8681 (ABNT, 2004) os estados limites podem ser estados
limites ultimos ou estados limites de servico. Os estados limites considerados nos projetos de
estruturas dependem dos tipos de materiais de construcdo empregados e devem ser

especificados pelas normas referentes ao projeto de estruturas com eles construidas.

3.5.1.1 Estado limite altimo (ELU)

De acordo com a norma NBR 6118 (ABNT, 2014), o estado limite Gltimo como o
estado limite relacionado ao colapso, ou a qualquer outra forma de ruina estrutural, que
determine a paralisagdo do uso da estrutura.

A norma NBR 8681 (ABNT, 2004) lista consequéncias existentes quando ndo se
respeita os valores do estado limite ultimo (ELU), tais consequéncias podem ser vistas nos
topicos a sequir.

Perda de equilibrio, global ou parcial, admitida a estrutura como um corpo rigido;
Ruptura ou deformacéo plastica excessiva dos materiais;

Transformacdo da estrutura, no todo ou em parte, em sistema hipostéatico;
Instabilidade por deformacéo;

Instabilidade dinamica.
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Segundo Bastos (2006), em relacdo aos ELU, além de se garantir a seguranca
adequada, isto é, uma probabilidade suficientemente pequena de ruina, é necessaria garantir
uma boa ductilidade, de forma que uma eventual ruina ocorra de forma suficientemente

avisada, alertando os usuarios.

3.5.1.2 Estado limite de servigo (ELS)

Segunda a norma NBR 8681 (ABNT 2004), estados limites servigos sdo estados que,
por sua ocorréncia, repeticdo ou duracdo, causam efeitos estruturais que ndo respeitam as
condicBes especificadas para o uso normal da construgdo, ou que sdo indicios de
comprometimento da durabilidade da estrutura.

De acordo com Bastos (2006), quando uma estrutura atinge um estado limite de
servigo (ELS), o seu uso fica prejudicado e impossibilitado, pois mesmo que ela ndo tenha
atingido sua capacidade resistente final, ela ndo oferece mais condi¢cbes minimas de conforto
e durabilidade, embora ndo tenha atingido o colapso.

Os estados limites de servigo definidos pela norma NBR 6118 (ABNT, 2014) séo:
Estado limite de formag&o de fissuras (ELS-F);

Estado limite de abertura das fissuras (ELS-W);
Estado limite de deformag0es excessivas (ELS-DEF);
Estado limite de compressédo excessiva (ELS-CE);
Estado limite de descompressao (ELS-D);

Estado limite de descompresséo parcial (ELS-DP).

Quanto a verificacdo da seguranca no estado limite de servi¢o (desempenho em
servico), a norma NBR 6118 (ABNT 2014) informa que devem ser satisfeitos também,
analogamente, expressdes analiticas de seguranca e regras construtivas. Os modelos a serem

usados nessa verificagdo de ELS s&o diferentes daqueles usados nos ELU.
3.5.2 Limites para as deformacdes
De acordo com a norma NBR 6118 (ABNT 2014) para se atender os limites de

deformacéo excessiva sdo estabelecidos limites maximos, tais limites s&o mostrados na tabela

05 a seguir, de modo resumido para o0 uso especifico na passarela estudada neste trabalho.
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Tabela 05 - Tabelas de deslocamentos limites - resumida para o uso em lajes.
Deslocamento Deslocamento-

Tipo de efeito  Razdo da limitagéo Exemplo . L
a considerar limite
Deslocamento visivel
Visual em elementos Total 11250
Aceitabilidade estruturais
sensorial . . . Devido a
Vibragdes sentidas no
Outro . cargas /1350
piso : .
acidentais
Efeitos Pavimentos que .. )
estruturais em devem permanecer Ginasios é pistas de Total ¢/350 + contra
) boliche flecha
Servico planos

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.

3.5.3 Acdes a serem consideradas

A norma NBR 8681(ABNT, 2004) - Acdes e seguranca nas estruturas - Procedimento,
define a¢Ges como causas que provocam o aparecimento de esforgos ou deformacgfes nas
estruturas. Do ponto de vista pratico, as forgas e as deformacGes impostas pelas agdes sdo
consideradas como se fossem as préprias acdes. As deformacBes impostas sdo por vezes
designadas por acOes indiretas e as forcas, por a¢oes diretas.

Ainda de acordo com a norma NBR 8681 (ABNT 2004), as acGes a considerar nas
verificacOes classificam-se, de acordo com permanentes, varidveis e excepcionais e para cada

tipo de obra devem ser avaliadas as caracteristicas envolvidas.

3.5.3.1 Agdes permanentes

Segundo a norma NBR 6118 (ABNT 2014) as acOes permanentes sdo valores
constantes ou pouco varidveis que atuardo durante toda a vida Util da construcdo, onde para
efeito de célculos e verificacdo deve ser levada em conta sua maior intensidade.

As acdes permanentes sdo divididas em duas categorias, as acdes permanentes diretas
que sdo definidas pelo peso proprio dos materiais, e as acfes permanentes indiretas que sao
consequéncia das deformacoes sofridas pela retracdo e fluéncia do concreto, além das forcas
de protecéo.

Os itens abaixo listam as a¢fes permanentes a serem consideradas em uma passarela
de pedestre, de acordo com a norma NBR 7187 (ABNT, 2003).

Peso proprio provenientes dos elementos estruturais;

Carga proveniente dos guarda corpos e dispositivos de sinalizagéo;
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Forcas de protecao;
Deformagdes provocadas pela fluéncia e retragéo do concreto;

3.5.3.2 Ac¢les variaveis.

A norma NBR 8681(ABNT, 2003) define ac¢Ges variaveis como ag¢bes que ocorrem

com valores que apresentam variagdes significativas durante a vida da construcao.

3.5.3.2.1 Ac0es variaveis diretas

De acordo com Bastos (2006), as acdes variaveis diretas sdo constituidas pelas cargas
acidentais previstas para o uso da construcdo, pela acdo do vento e da chuva, devendo-se
respeitar as prescri¢@es feitas por Normas Brasileiras especificas.

A norma NBR 7188 (ABNT, 2013) prescreve que a carga vertical a ser adotada ¢ uma
carga de 5,00 kN/mz2 uniformemente distribuida, aplicada sobre o pavimento entre os guarda-

corpos, na posicao mais desfavoravel, sem consideracdo de coeficiente de impacto vertical.

3.5.3.2.1.1 Acéo do vento

De acordo com a norma NBR 6123 (ABNT, 1988), os esforcos devidos a acdo do
vento devem ser considerados e determinados de acordo com o prescrito pela, permitindo-se o
emprego de regras simplificadas previstas em Normas Brasileiras especificas.

Os valores para carga de vento séo consequéncias dos seguintes parametros:
Localizacdo da edificacdo (consultar mapa das isopletas);
Rugosidade do terreno de terreno — norma NBR 6123 (ABNT, 1988);
Dimensoes da edificagéo (largura, comprimento e altura);
Fator de seguranca determinado em fator do grau de seguranca e da vida util.

3.5.3.2.2 Ac0es variaveis indiretas

As acdes variaveis indiretas sdo constituidas pelas variagdes uniformes e nao

uniformes, e serdo descritas nos tdpicos a seguir.
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3.5.3.2.2.1 Variagdes Uniformes de Temperatura

De acordo com Giongo (2007), a variacdo da temperatura em estruturas, causada pela
variacdo da temperatura da atmosfera e pela insolacdo direta, € dita como uniforme. Ela
depende da localizagdo da construcdo e das dimensdes dos elementos estruturais que a
compdem. De maneira global podem ser adotados os valores a seguir.

Oscilacéo de temperatura em torno da média de 10°C a 15°C para elementos estruturais cujo
menor dimensao seja 0,50 metros;

Oscilacdo de temperatura em torno da média de 5°C a 10°C para elementos estruturais
macicos ou 0COS com 0S espacos vazios inteiramente fechados, onde a menor dimensao seja
0,70 metros;

Oscilacéo interpolada linearmente entre os valores acima indicados para elementos estruturais
com dimensdo minima entre 0,50 e 0,70 metros.

Ainda de acordo com Giongo (2007), a escolha do valor entre esses dois limites pode

ser feita considerando 50% da diferenca entre as temperaturas de verao e inverno.

3.5.3.2.2.2 Variagdes ndo Uniformes de Temperatura

Segundo Giongo (2007), nos elementos estruturais em que a temperatura tenha
distribuicdo consideravelmente diferente da uniforme, devem ser considerados os efeitos
dessa distribuicdo. Na falta de dados mais precisos, pode ser admitida uma variacao linear
entre os valores de temperatura adotados, desde que a variacdo de temperatura considerada

entre uma face e outra da estrutura ndo seja inferior a 5°C.

3.5.3.3 Acles excepcionais

De acordo com a norma NBR 8681(ABNT, 2004), acOes excepcionais sdo as que tém
duracdo extremamente curta e muito baixa probabilidade de ocorréncia durante a vida da
construcdo, mas que devem ser consideradas nos projetos de determinadas estruturas.

Para os elementos estruturais da passarela de pedestre a norma NBR 7188 (ABNT,
2013) prescreve que deve ser considera o valor de 100,00 kN aplicada no ponto mais
desfavoravel da estrutura da passarela no sentido do trafego sob a passarela. Esta carga simula
possiveis colisdes de veiculos com altura superior ao permitido passar sob a passarela. A

figura 10 a seguir ilustra tal possibilidade.
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Figura 10 - Carga excepcional horizontal em passarelas.

Fonte: autor, 2016.

3.5.4 Critérios gerais de combinacao de esfor¢cos

A norma NBR 8681 (ABNT 2004) descreve que para a verificagdo da seguranca nos
estados limites (ELU e ELS), para cada tipo de carregamento devem ser consideradas todas as
combinagbes de acBGes que possam acarretar os efeitos mais desfavoraveis nas secdes criticas
da estrutura em anélise.

Os critérios para combinacao das a¢des é mostrado pelos topicos a seguir.

Acdes permanentes devem atuar em todas as combinac6es de acoes;

Acdes variaveis nas combinacfes Ultimas normais: em cada combinacdo Ultima, uma das
acOes variaveis é considerada como a principal, onde ela atua com seu valor caracteristico Fy,
e as outras acOes varidveis sdo consideradas como secundarias, e seus valores podem ser
reduzidos de combina¢ao Wor;

Acdes variaveis nas combinacBes Ultimas especiais: nas combinacbes Ultimas especiais,
quando existirem, a acdo variavel especial deve ser considerada com seu valor representativo
e as demais acOes variaveis devem ser consideradas com valores correspondentes a uma
probabilidade ndo desprezivel de atuacdo simultanea com a acdo variavel especial,

Acdes variaveis nas combinagcbes Ultimas excepcionais: nas combinacdes Ultimas
excepcionais, quando existirem, a agdo excepcional deve ser considerada com seu valor
representativo e as demais agOes variaveis devem ser consideradas com valores
correspondentes a uma grande probabilidade de atuacdo simultdnea com a agdo varidvel
excepcional.

Ainda de acordo com a norma NBR 8681 (ABNT 2004), quando se consideram

estados limites ultimos, os coeficientes yf de ponderacdo das acGes podem ser considerados
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como o produto de dois outros, ys1 € Y3 (0 coeficiente de combinacdo o faz o papel do
terceiro coeficiente, que seria indicado por vy).

O coeficiente ys; leva em consideragdo a variagdo das acdes e o coeficiente yf3 levam
em conta possiveis erros de avaliacdo dos efeitos das acdes, que podem ocorrer por problemas
construtivos ou deficiéncia do método de célculo adotado. A separacao de tais coeficientes de
seguranga permite que os valores especificados gerem para ys possam ser descriminados em
relacdo as suas peculiaridades dos diferentes tipos de materiais de construcdo e estruturas
conforme a norma NBR 8681 (ABNT 2004).

Tendo em vista as diversas acdes levadas em conta no projeto, o indice do coeficiente
vs pode ser alterado para identificar a agdo considerada, como mostra a lista abaixo.

Y para agoes permanentes;
vq Para agoes variaveis diretas;
Yp para agdes consequentes de protecao;

ve para efeitos de deformacdes impostas (a¢bes indiretas).
3.5.4.1 Condigdes usuais relativas aos estados limites de utilizagdo (ELU)

De acordo com a norma NBR 8681 (ABNT, 2004), em cada tipo de combinacédo
ultima, umas das a¢des varidveis € adotada como principal, admitindo-se que ela atue com seu
valor caracteristico Fx, e as demais acBes sdo consideradas atuando como secundarias,
admitindo-se que elas atuam com seus valores reduzidos Wo; Fqj, k. As combinagdes ultimas

podem ser divididas da seguinte maneira, conforme tépicos abaixo.

3.5.4.1.1 Combinagdes ultimas normais

m n
Fq = Z YeiFgikx +Yq|Foik + Z Wo;Fqjk
i-1 =2

Onde:

Feix: € 0 valor caracteristico das ag0es permanentes;

Foik: € o valor caracteristico da acéo variavel considerada como agdo principal para a
combinacéo;

Wo; Foj, «: € 0 valor reduzido de combinacédo de cada uma das demais agGes variaveis.



45

3.5.4.1.2 Combinacdes Ultimas especiais ou de construgdo

n
WojefF ik
j=2

m
Fq = ZYging,k +Yq FQl,k +
i=1

Onde:
Yor . € 0 fator de combinacéo efetivo de cada uma das demais variaveis que podem agir
concomitantemente com a ag&o principal Fqi, durante a situag&o transitoria.

O fator ¥ gj, ef ¢ igual ao fator yo; adotado nas combinagdes normais, exceto quando a
acdo principal Fo tiver um tempo de atuacdo muito pequeno, caso em que Wojer pode ser

tomado com o correspondente ¥y;
3.5.4.1.3 Combinacdes Ultimas excepcionais

As combinacGes Ultimas excepcionais sdo obtidas pela equacdo a seguir.

m n
Fd = Z Yging,k + FQ,exc + Yq l:"Ql,k + z lIJOj,efFQj,k
im1 =2

Onde:

Fo, exc: € 0 valor da agéo transitoria excepcional.
3.5.4.2 Combinacg0es de utilizagdo das a¢des de servico (ELS)

Para a verificacdo da utilizacdo de servi¢co (ELS), sdo consideradas todas as agdes
permanentes e também as deformacdes impostas permanentes. As acles variaveis
correspondem a cada tipo de combinacdo distinta, como se pode ver nos topicos a seguir
descritos pela norma NBR 8681 (ABNT 2004).

3.5.4.2.1 Combinacdes quase permanentes de servico

Ao se verificar as acBes quase permanentes de servico todas as agdes varidveis sdo

utilizadas com seus valores quase permanentes y,Fqk, conforme mostra equagéo abaixo.
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m n
Faui = Z Faix + z W2iFqjx
im1 =1

3.5.4.2.2 Combinacdes frequentes de servigo

Ao se verificar as combinacdes frequentes de servico, a acéo variavel principal Fo; é
utilizada com seu valor frequente y1Fqo k, € as demais agOes variaveis sdo utilizadas com seus

valores quase permanentes y,Fqx, conforme equagéo a seguir.

m n
Fawi = ) Fa +UnFouc+ ) WaiFop
i=1 =1

3.5.4.2.2 Combinacdes raras de servico

Ao se verificar as combinacgBes raras de servigo, a acdo variavel principal FQ1 é
adotada com seu valor caracteristico Fq1, k € as demais a¢fes sdo tomadas com seus valores

frequentes y1Fqk, conforme equagéo abaixo.

m n
Fauti = z Fgix + Foik+ Z U45F gk
=1 =2

3.5.5 Coeficientes de ponderacao para as agcdes permanentes

De acordo com a norma NBR 8681 (ABNT, 2004), coeficientes de ponderacdo das
acOes permanentes (yg) majoram os valores representativos das acdes que ocasionam O
aumento efeitos desfavordveis e minoram os valores representativos das acdes que ocasionam
efeitos favoraveis para a seguranca da estrutura em analise.

Os coeficientes de ponderagdo yg referentes as agdes permanenteS que atuam nas
combinagBes Ultimas, exceto indicagdo em contrério indicada em norma relativa ao tipo de
material e construcdo indicado, devem ser tomados com os valores bésicos a seguir indicados
nas tabelas 06 e 07.
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Tabela 06 - AgBes permanentes diretas consideradas separadamente — Resumidas para o uso em passarelas de
pedestre.

Combinacao Tipo de acdo Desfavoravel Favoravel
Peso proprio de estruturas metalicas 1,25 1,00
Peso préprio de estruturas pré-moldadas 1,30 1,00
Normal Peso proprio de estruturas moldadas no local 1,35 1,00
Elementos construtivos industrializados® 1,35 1,00
Elementos construtivos em geral e equipamentos? 1,50 1,00
Peso proprio de estruturas metalicas 1,15 1,00
_ Peso proprio de estruturas pré-moldadas 1,20 1,00
dEspemaI ou Peso proprio de estruturas moldadas no local 1,25 1,00
© construgao Elementos construtivos industrializados® 1,25 1,00
Elementos construtivos em geral e equipamentos? 1,40 1,00
Peso proprio de estruturas metalicas 1,10 1,00
Peso prdprio de estruturas pré-moldadas 1,15 1,00
Excepcional Peso proprio de estruturas moldadas no local 1,15 1,00
Elementos construtivos industrializados® 1,15 1,00
Elementos construtivos em geral e equipamentos? 1,30 1,00

Fonte: ABNT NBR 8681, 2004 (adaptado pelo autor).

Tabela 07 - A¢Oes permanentes diretas agrupadas

Combinacao Tipo de acédo Desfavoravel Favoravel
Normal Edificacdo tipo 27 1,40 1,00
Especial ou de g
) Edificagdo tipo 2° 1,30 1,00
construcao
Excepcional Edificacdo tipo 27 1,20 1,00

®) Edificaces tipo 2 sdo aquelas onde as cargas acidentais ndo superam 5 kN/m?2.

Fonte: ABNT NBR 8681, 2004 (adaptado pelo autor).

Para passarelas de pedestres devem ser adotados os valores de referentes a edificacéo
tipo 2, uma vez que a carga variavel aplicada na passarela é de 5,00 kN/mz2,

3.5.6 Coeficiente de ponderagdo para as agdes variaveis
Segundo a norma NBR 8681 (ABNT, 2004), os coeficientes de ponderacdo das acOes

variaveis (yq) majoram os valores representativos das agdes variaveis que ocasionam 0

aumento dos efeitos desfavoraveis para a seguranca da estrutura.
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Abaixo segue as recomendac¢bes normativas que devem ser seguidas ao analisar as
acOes variaveis.
As acdes favoraveis que ocasionam efeitos favoraveis ndo séo utilizadas nas combinacgdes de
acOes, adotando que sobrea a estrutura atuem apenas parcelas de acOes variaveis que
produzem efeitos desfavoraveis.
Ac0es variaveis que possuam parcelas desfavoraveis e favoraveis, que fisicamente ndo podem
ser separadas durante sua atuacdo, devem ser consideradas com uma acgéo unica.
Os coeficientes de ponderagdo yq referentes as a¢oes variaveis que atuam nas combinagdes
ultimas, exceto indicagdo em contrario, expressa em norma relativa ao tipo de material e
construcdo indicado, devem ser tomados com os valores basicos indicados nas tabelas 08
(Acbes variaveis consideradas separadamente) e tabela 09 (AcOes variaveis consideradas

conjuntamente®)

Tabela 08 - Ac¢Bes varidveis consideradas separadamente.

Combinacéo Tipo de acdo Coeficiente de ponderacao
Efeito de temperatura 1,20
Normal Acdo do vento 1,40
Ac0es variaveis em geral 1,50
) Efeito de temperatura 1,00
Especial ou de Acdo do vento 1,20

construcao o

Acdes variaveis em geral 1,30
Excepcional Acdes variaveis em geral 1,00

Fonte: ABNT NBR 8681, 2004.

Tabela 09 - AcOes varidveis consideradas conjuntamente.

Combinacao Tipo de acédo Coeficiente de ponderacao
Normal Edificacdes tipo 2 1.4
Especial ou de construgao Edificagdes tipo 2 1,2
Excepcional Estruturas em geral 1

Fonte: ABNT NBR 8681, 2004.

3.5.7 Coeficiente de ponderacéo para as acfes excepcionais

Conforme a norma NBR 8681 (ABNT 2004), o coeficiente de ponderacao yf relativo a
acdo excepcional que atua nas combinagdes ultimas excepcionais, exceto quando indicacao
em contrario, indicada em norma relativa ao tipo de material considerado e construcao

indicado, deve ser tomado com o valor de ys = 1,0.
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A tabela 10 mostra os valores de o, y1 € y», referentes as combinagdes de servigo para

cargas excepcionais.

Tabela 10 - Valores dos fatores de combinacéo (y0) e de reducéo (w1 e y2) para as agdes varidveis — Resumido
para utilizacdo em passarela de pedestres

Acles v oyl g2
Vent
e A ento 060 030 O
Pressdo dinamica do vento nas estruturas em geral
T t
emperatura 0,60 050 0,30

VariagGes uniformes de temperatura em relacdo a média anual local
Cargas moveis e seus efeitos dindmicos

Passarelas de pedestres
Fonte: ABNT NBR 8681, 2004.

0,60 0,40 0,30
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4 IMPLATACAO DA PASSARELA

O local de estudo se fica na pista se trata da Rodovia Federal BR 491, e o local da
implantacdo da passarela de pedestre é o0 acesso ao Campus Il do Centro Universitario do Sul
de Minas (UNIS) e a entrada para a estrada que liga a cidade Universitaria também
pertencente a0 UNIS. As figuras 11 e 12 a seguir mostram a vista local da implantacdo da

passarela em discusséo.

Figura 11 — Local de implanagéo da passarela de pedestres — Sentido Varginha.

2

Fonte: GOOGLE EARTH, 2016.

Figura 12 - Local de implantagéo da passarela de pedestres — Sentido El6i Mendes.
= ; =® T

Fonte: GOOGLE EARTH, 2016.

O perfil topogréfico do trecho foi fornecido pela Prefeitura Municipal de Varginha
(figura 13), e as caracteristicas do trecho que interferem diretamente na concepc¢édo do projeto
arquiteténico e projeto estrutural podem ser vistas na lista a seguir.

Inclinagdo média do trecho de 2,00%;
Trecho possui trés faixas de fluxo;
Largura total das faixas de fluxo de 10,45 metros;

Faixa de dominio do DNIT localizada a 25,00 metros do eixo da pista.
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Figura 13 — Levantamento topografico do trecho.

7

00 SUL DE MINAS(UNIS)
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Fonte: PREFEITURA MUNICIPAL DE VARGINHA-MG, 2014 (adaptado pelo autor).

A escolha deste local se deu pelo fato de que durante o horario de 18h00min as
19h15min, que é o horario onde os alunos atravessam a rodovia de um lado para o outro para
chegarem em seus respectivos locais de estudo, e que no periodo de 22h00min as 22h45min
os alunos atravessam a pista para retornarem até suas vans ou Onibus, e tal travessia é feita
durante os horéarios de pico. As tabelas 11 e 12 a seguir apresentam numericamente o trafego
de pessoas sobre a pista nos horéarios de pico descritos acima.

Tabela 11 — NUmero de pessoas que atravessam a rodovia BR-491 antes do inicio da aula.

N° de médio de

. . . s
Faixa horaria Segunda Terca Quarta Quinta Sexta Meédia pessoas-Acumulado

18:00-18:15 7,00 500 6,00 6,00 3,00 6,00 6,00

18:15-18:30 11,00 13,00 9,00 8,00 7,00 10,00 16,00
18:30 - 18:45 6,00 8,00 4,00 4,00 500 6,00 22,00
18:45-19:00 74,00 72,00 71,00 77,00 67,00 73,00 95,00
19:15-19:30 14,00 13,00 15,00 16,00 12,00 14,00 109,00

Fonte: autor, 2016.
*Nota: Os valores médios foram arredondados para se tornarem nimeros inteiros.
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Tabela 12 — N° de pessoas que atravessam a rodovia BR-491 ap6s o termino da aula.

N° de médio de

. . . _—
Faixa horaria Segunda Terca Quarta Quinta Sexta Meédia pessoas-Acumulado

22:00 - 22:15 6,00 500 6,00 6,00 100 5,00 5,00
22:15-22:30 22,00 17,00 13,00 17,00 19,00 18,00 23,00
22:30-22:45 78,00 74,00 67,00 6500 59,00 69,00 92,00

Fonte: autor, 2016.
*Nota: Os valores médios foram arredondados para se tornarem ndmeros inteiros.

Os gréficos 01 e 02 apresentam os dados apresentados nas tabelas acima.

Gréafico 01 — Fluxo de pessoas antes da aula.

Fluxo médio de pessoas - Antes da aula
120,00
100,00
80,00
60,00
40,00
20,00
006 . ]
18:00-18:15 18:15-18:30 18:30-18:45 18:45-19:00 19:15-19:30
B Média  =——N° de médio de pessoas-Acumulado

Fonte: autor, 2016.



Grafico 02 — Fluxo de pessoas apoés a aula.
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Fluxo médio de pessoas - Apds a aula
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mmm Média = N° de médio de pessoas-Acumulado

Fonte: autor, 2016.

O projeto arquitetdnico serd concebido conforme os parametros estabelecidos pelo
manual ISF 219 (DNIT, 2015) e pela norma NBR 9050 (ABNT, 2015).
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5 PRE-REQUISITOS ARQUITETONICOS

A passarela a ser projetada e dimensionada ¢ do modelo sobrejacente (sobre a via),
uma vez que o impacto social, ambiental e econdmico gerado pela mesma seria menor do que
a implantacdo de uma passarela subjacente.

Para as passarelas sobrejacentes o manual ISF 219 (DNIT, 2015) prescreve alguns
parametros arquitetonicos e espaciais que devem ser seguidos durante a concepg¢éo do projeto.
O tabuleiro deve ter 2,00 metros de largura, assim permitindo a passagem de pedestres
caminhando em sentidos opostos;

O guarda-corpo deve ter altura minima de 1,00 metros;

O gabarito da pista vertical deve ter no minimo 5,50 metros de altura;

Seré adotado preferencialmente o uso de rampas para 0 acesso a passarelas, onde tais rampas
devem obedecer os pardmetros indicados na norma NBR 9050 (ABNT 2015);

O espacamento minimo entre 0 acesso a passarela (rampa) e os bordos externos da faixa de
dominio devem ser de no minimo 10,00 metros;

Os pilares devem ser fixados a no minimo 1,00 metros dos bordos externos da faixa de
dominio da pista;

A érea adjacente ao local do projeto deve ser bloqueada por disposto com altura minima de
2,00 metros fixados junto aos bordos externos da faixa de dominio, com pelo menos 50,00
metros de comprimento, assim direcionamento o pedestre a fazer a travessia pela passarela;
Deve possuir iluminacdo em toda sua extensao;

Deve conter piso antiderrapante;

O projeto devera ser concebido de modo a ser economicamente viavel.

5.1 Projeto basico

Segundo o manual ISF 219 (DNIT, 2015), a fase de projeto basico compreende a
concepcao os itens relacionados a concepcao do projeto, através de desenhos, perfis, secdes
transversais tipicas que possam permitir a visualizacdo da solucdo estrutural do projeto, além
de conter um memorial de descritivo contendo as justificativas e dados necessarios para que
tal projeto fosse elaborado.

Ainda de acordo com o manual ISF 219 (DNIT, 2015) os itens contidos na tabela 13

abaixo devem ser apresentados ao 6rgdo avaliador ao final da fase de projeto basico.



55

Tabela 13 - Itens que devem contem na entrega final do projeto basico.

Vol. Espécie Produtos Folha
Re_latorlq QO Textos descritivo da concepcdo do projeto e dos estudos
Projeto béasico L o
- preliminares para escolha do local e viabilidade da Ad
Memoria - x
implantacéo

justificativa

-Desenhos e plantas relativas a concepcao estrutural da obra,
dos levantamentos topograficos, cadastrais e geotécnicos da
fase preliminar
-Quadro-resumo contendo o quantitativo de materiais,
Servicos e equipamento e respectivas especificagdes

A3 ou
Al

Projeto basico
de execugéo

-Relacdo dos materiais, servicos e equipamentos, inclusive
respectivas especificacoes;
4 Orcamento - Custos unitarios dos materiais, servigos e equipamentos; A4
- Cronogramas Fisicos;
- Relagdo do equipamento minimo.

Fonte: DNIT, 2015.

Os topicos a seguir descreverdo o0s pré-dimensionamentos dos elementos
arquitetébnicos que compdem a passarela de pedestre de concreto armado/protendido e de

estrutura mista (estrutura metalica e concreto armado)

5.2 Gabarito

O gabarito minimo a ser adotado é de 5,50 metros de altura (estabelecido pelo DNIT),
deste modo a passagem de veiculos de grande porte (caminhfes e carretas) ndo sera

prejudicada.
5.3 Rampa de acesso

A norma NBR 9050 (ABNT, 2015) define rampas como superficies de piso,
longitudinal ao sentido de caminhamento que possuam declividade igual ou superior a 5%.

As rampas devem ter inclinacdo de acordo com a tabela 14 a seguir.

Tabela 14 - InclinagBes maximas em rampas

Inclinacdo admissivel em cada Desniveis maximos de cada NUmero méaximo de
segmento de rampa (i %) seguimento de rampa i (%) seguimentos de rampa
5,00 (1:20) 1,50 Sem limite
5,00 (1:20) <i<6,25 (1:16) 1,00 Sem limite
6,25 (1:16) < i< 8,33 (1:12) 0,80 15

Fonte: ABNT NBR 9050, 2015.
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Conforme visto acima, a inclinagdo maxima para rampas € de 8,33%, ou seja, a cada
metro linear percorrido o pedestre subiria 8,33 cm.

A inclinacéo das rampas é definida pela equacéo a seguir.

_ hx100
i=

C

Onde:

i é ainclinacdo, em porcentagem;

h é a altura do desnivel (m);

c € o comprimento da projecdo horizontal (m).

Desde modo o comprimento de rampa necessario para subir 6,45 metros (5,50 metros
de gabarito minimo mais 0,95 metros de altura da viga T) com uma inclinacdo de 8,33% ¢é de
77,40 metros.

A largura da rampa recomendada pela norma NBR 9050 (ABNT, 2015) é de 1,50
metros, e a cada 0,80 metros subidos deve se ter um patamar de 1,20 metros (tabela 16). A

figura 14 a sequir ilustra as informac@es prescritas acima.

Figura 14 — Planta baixa e vista da rampa de acesso a travessia.
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Fonte: autor, 2016.
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5.4 Guarda corpo

Segundo a norma NBR 14718 (ABNT, 2008), guardas corpo sdo elementos
construtivos de protecdo utilizados geralmente em escadas, rampas, passarelas, sacadas e
mezaninos.

De acordo com o manual ISF 219 (DNIT, 2015), o guarda-corpo deve ter altura
minima de 1,00 metros, e deve ser construido em concreto armado ou aco, fixado ao
vigamento principal do tabuleiro, de forma a assegurar resisténcia minima ao impacto de 0,80
kN/m (horizontal) e 2,00 kN (vertical) contra a parte superior do corrimdo (conforme norma
NBR 6120:2000). Deve possuir também cerca com tela de malha de 5,00 cm, fixada ao
guarda-corpo, até altura de 2,00 m acima do tabuleiro, na extensdo da largura da
superestrutura da via permanente.

A altura do guarda corpo utilizada no projeto sera de 1,10 metros, pois assim ele ficara
dentro dos padrfes da norma do manual ISF 219 (DNIT, 2015) e também dentro dos padrbes
da NBR 14718 (ABNT, 2008), que prescreve que a altura minima de um guarda corpo é de

1,10. A figura 15 a seqguir ilustra o guarda corpo descrito acima.

Figura 15 — Guarda corpo esquematico.
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Fonte: autor, 2016.
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5.5 Implantacéo da passarela

E visivel que nas vias que d&o acesso a Cidade Universitaria e ao Campus Il do UNIS,
mesmo apos a implantacdo da passarela ainda tera espaco para o acesso dos veiculos (13,07
metros e 5,44 metros, respectivamente), deste modo o impacto no trafego seréd reduzido, e
durante a fase de execucdo da estrutura as interferéncias construtivas ndo véo dificultar o

acesso dos alunos as vias que levam as faculdades (figura 16).

passarela de pedestre do tipo sobrejacente - BR - 491

DO SUL DE MINAS{UNIS)
CAMPUS ——>

FUNDAGAO DE ENSINO E PESQUISA

g\"ﬂ

Fonte: autor, 2016

A figura 17 apresenta a locacdo da passarela em conjunto com uma imagem de satélite

obtida através do programa Google Maps, onde é possivel visualizar que a locagdo provisoria
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do canteiro de obras poderd ser feita no terreno localizado ao lado do Campus Il, isso

facilitara e tornara o transporte dos insumos mais eficiente e rapido.

Figura 17 — Locagdo do canteiro de obras em planta.

Fonte: GOOGLE EARTH, 2016 (adaptado pelo autor).
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6 DIMENSIONAMENTO DA ESTRUTURA METALICA

A sequir sera apresentado o memorial de calculo referente ao dimensionamento da
estrutura metalicas, partindo das vigas e em seguida os pilares, conforme recomenda a norma
NBR 8800 (2008).

6.1 Dimensionamento das vigas metdlicas principais

O dimensionamento a seguir € referente as vigas principais da passarela, que séo

aquelas que precisam vencer o vao de 19,00 metros (figura 18).

Figura 18 — Locac&o das vigas principais metalicas.

(1) - LANCE 01

(2) - LANCE 02
(3) - VIGA PRINCIPAL

Fonte: autor, 2016.

6.1.1 Carregamentos

Os carregamentos que atuacéo na estrutura serdo:
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Peso proprio da se¢do de concreto - g; - A¢d0o permanente;
Revestimento — g, - A¢do permanente;

Guarda corpo — g2, - Agdo permanente;

Carga acidental — q - Acéo variavel;

Carga referente ao vento - gj. Agdo variavel.

6.1.1.1 Peso préprio — g;

A determinacgdo do peso préprio da estrutura sera dado pela somatdria do peso da laje
de concreto que servira de piso, uma vez que tal piso ndo pode ser se estrutura metélica
(ocorréncia de trepidacdo e ndo aderéncia), e do peso das vigas metalicas (valor estimado).
Dados:

Estimativa de peso das vigas metalicas = 4,00 kN/m;
Espessura da laje = 10,00 cm;

Largura da laje = 2,00 metros;

y concreto: 25,00 kN/m?.

g, = (espessura laje .largura da aje . Yconcreto) + P€SO vigas metalicas
- (0,10.2,00.25) +4 -
- 9,00 KN/m

6.1.1.2 Revestimento do piso superior — g,

A determinacdo do revestimento é dada pela equacéo abaixo.
Dados:
Largura da base (by): 2,00 metros;
y revestimento (Argamassa de cimento, cal e areia): 24,00 KN/m3;

Espessura do revestimento: 5,00 cm.

g, = bw. esp.do revest..y revest. »
- 2,00. 0,05.24,00 —
— 2,40 KN/m



62

6.1.1.3 Carregamento proveniente do guarda corpo — gz

O valor do carregamento proveniente do guarda corpo € estabelecido pela norma
NBR 6120 (ABNT, 2000) e reforcada pelo manual ISF 219 (DNIT, 2015) é de 2,00 kN/m,

como se tem guarda corpo dos dois lados da rampa, adota-se 4,00 kN/m.

6.1.1.4 Carregamento acidental — g

O carregamento acidental para passarelas de pedestres estabelecida pela norma NBR
7188 (ABNT, 2013) € de 5,00 kN/m2, logo o valor do carregamento atuante em um metro

linear é dado pela equacao abaixo.

q (kN/m) =bw.q - 2,00.5,00 = 10,00 kN/m

6.1.1.5 Carregamento referente ao vento -

A determinacdo da carga referente ao vento é feita de acordo com a norma NBR
6123 (ABNT 1988). Aplicando o teorema de Bernouli tem se que o valor da carga do vento é

dado pela seguinte equacéo:

Qvento = 0,613.Vk2 (N/mz)

Onde:
Vk € a velocidade caracteristica do vento expressa em m/s, onde esta velocidade caracteristica
do vento é obtida, em geral, em referéncia a valores medidos proximos da regido em que

construira a edificacdo. O valor de Vi é dado pela equacéo abaixo.

Vk = VO .81.52.53

Onde:

V,: velocidade basica (fornecida em um grafico de isopletas);

S fator topogréfico;

S,: fator de rugosidade do terreno (dimensdes e altura da edificacéo);

Ss: fator estatistico.
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A tabela 15 a seguir apresenta os valores referentes aos fatores descritos acima:

Tabela 15 — Valores de S1, S2 e S3

S1 Terreno plano 1
Fr 1
Classe B
b 0,94
S2 0,90
. p 0,105
Categoria 111
z (m) 6,5
S3 Edificagdo cuja ruina total ou parcial 1,1
Vi (m/s) para Varginha (Isopletas) 35,00

Fonte: autor, 2016.

Com os valores acima, substituindo na equacéo de Vy, temos os seguinte valores:

Vi = V;.5..S,.S5 = 35,00.1,00.0,90.1,10 = 34,59 m/s

Conhecido o valor de V, é determinada a carga do vento.

Qvento = 01613-\,13 -
0,613 .34,59% = 733,41N/m? — 0,733 kN/m?

Determinado o valor de Quento, € determinado o valor da forca de arraste (F,) pela

equacao a sequir:

F,= C,q.A

Onde:

F,- Forca de arrasto;

Ca - Coeficiente de arrasto;

A — Area de aplicagfo do vento, adotando a altura estimada do perfil em 0,55 metros;

g — Presséo de obstrucédo (calculado acima).

Os valores de C, séo obtidos na figura 19 (Coeficientes de forga, Cy e Cy, para barras
prismaticas de faces planas de comprimento infinito) da norma NBR 6123 (ABNT 1988). A

figura X a seguir demonstra esses valores para perfis metalicos tipo I.



Figura 19 — Valores de C, e C, para perfis metalicos
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Frﬂ, E F'fi}
t]'— Fx - "‘r E;- ;T F".
o= > . X o >
1 (]
- -,
".‘.EJ 043¢ e
o c, E? C, Gy C, C, C, Gy
0° +2.0 0 +2.5 0 +1, 0 +2 05 0
45* +1,2 +0.9 +1,85 +0.6 +12 +1,6 +1,895 +0,6
a0* -1.8 +2.156 0 +0.6 0 +2 2 +0.5 +0,9
135° -1,1 +2.4 -1.6 +0,4 - - - -
180" -1.7 21 -1.8 0 - - - -

Fonte: NBR 8880, 2018.

Para os valores de vento a 0° e 90° tem-se 0s seguintes valores de F,,

Fa o) aev) = Ca-q-A = 2,05.0,733.0,55.19 = 15,71 kN;

Fa (o) av/m) = Ca-q-A = 2,05.0,733.0,55 = 0,83 kN/m

Fa (009 () = Ca-q.A = 0,90.0,733.0,55.0,48.19 = 3,31 kN;

Fa (00 (N/m) = Ca-q-A = 0,90.0,733.0,55.0,48 = 0,17 kN/m

6.1.1.6 Resumo dos carregamentos

Com os valores célculos acima, temos o carregamento total que atuara ao longo da

rampa, como mostra tabela 16 a seguir.

Tabela 16 — Resumo dos carregamentos atuantes nas vigas principais da estrutura metalica

Carregamentos

Tipo KN/m
g1 - Peso proprio- laje 4,00
g1 - Peso proprio- vigas metalicas 4,00
021 - revestimento 2,40
g22 - guarda corpo 4,00
q - acidental 10,00
g - vento -0,17

Fonte: autor, 2016.
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6.1.2 Combinag&o dos esforcos
Para o dimensionamento estrutural sera utilizado a seguinte combinacéo:

Fq = vg1.ac0es permanentes + yq,.sobrecargas + i, .Yvg; -a¢do do vento

Onde:

vg1 = 1,30 — Coeficiente de ponderacdo referente ao peso das estruturas pré-moldadas
metalicas;

vq1 = 1,50 — Coeficiente de ponderacéo referente as acGes decorrentes ao uso e ocupagéo;

v¢ = 1,40 — Coeficiente de ponderacéo referente a acOes variaveis provenientes do vento;

yo = 0,60 = Coeficiente de minoracdo para acdes varidveis provenientes do vento.
Deste modo, tem-se o valor de F4 substituindo os valores acima na equacao a seguir.

Fq = 1,30 + (4,00 + 4,00 + 2,40 + 4,00) + 1,50.10,00 + (0,60.1,40 . — 0,17) —
F4 = 33,57 kN/m

Como a forca serd dividida em duas vigas, tem se que o valor da carga
uniformemente distribuida sobre tais vigas é de 16,79 kN/m.
Conhecido o valor do carregamento atuante, é determinado o valor maximo do

momento fletor e do esforgo cortante atuante nas vigas pelo software Ftool. (Figuras 20 e 21).

Figura 20 — Diagrama de momento fletor das vigas metalicas principais (KN.m).
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Fonte: autor, 2016.
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Figura 21 — Diagrama de momento fletor das vigas metalicas principais (KN).
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Fonte: autor, 2016.

Com o valor conhecido, sera feito o dimensionamento e a verificacdo da estrutura no

topico a sequir.
6.1.3 Dimensionamento e verificacdo a flexdo - Vigas da passarela

De acordo com o topico G.2 do anexo G apresentado na norma NBR 8800 (ABNT,
2008), o momento fletor resistido por um perfil tipo | pode ser dado por trés equacdes
distintas, todas levando em consideracéo a esbeltes do perfil, como se pode ver nas condicdes

a sequir.

M
a) Mpq = ;pll ,paral < Ap;

1 A-A
b) Mpq = T My — (M — M) ﬁ],para Ap <A< A

c) Mpq = %, para A > A, (ndo aplicavel a FLA).

A verificagdo do momento fletor deve ser feita para flambagem local da alma (FLA),

flambagem local da mesa comprimida (FLM) e flambagem lateral com tor¢do (FLT).
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A seguir serd feita respectivamente a verificacdo para os trés estados limites citados
acima. As verificacbes serdo feitas para o perfil tipo | fabricado pela Gerdau com as

caracteristicas na tabela 17 a seguir.

Tabela 17 — Dados do perfil das vigas metalicas principais.

Perfil W 610x195
Massa linear (kg/m) 195,00
d mm 622,00
b¢ mm 327,00
tw mm 15,40
t¢ mm 24,40
h mm 573,00
d mm 541,00
area cm? 250,10
I cm* 168484,00
Wx cm3 5417,50
rx cm 25,96
Zy cms 6095,40
ly cm’ 14240,00
W, cm? 870,90
ly cm 7,55
Zy cmd 1341,00
It cm 8,66
Iy cm* 405,29
A (be / 2t5) 6,70
My (d'/ ty) 35,14
E (kN/cm?) 20500,00
fy (kN/cm?) 34,50
Ya 1,10

Distancia maximas entre
enrijecedores (cm)

Vo (cm) 1900,00
Fonte: autor, 2016.

300,00

6.1.3.1 Verificagdo da flambagem local da alma-FLA

De acordo com a norma NBR 8800 (ABNT, 2008), para se determinar qual das trés
equacBes sera utilizada para determinar o momento resistente serd foi calculado

primeiramente os valores das esbeltezes.
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Onde:
h: é a distancia entre as faces internas das mesas;
tw: espessura da alma do perfil.

Deste modo o valor de A ¢ dado a seguir.

h 573,00

ty 1540

37,21

O valor de A, e A, sdo dados pela equacOes retiradas da tabela G.1 (Parametros

referentes a0 momento fletor resistente) a seguir.

% =376 |2 = 376, 220 _ 9165
L N VT
A =570. 2= 570, 220 _ 13504
roTT g T 3450 0 T

Analisando os valores acima se tem a seguinte condicdo para o calculo do momento

resistido pela secdo.

a)Mpq = % ,para} < A, - Cond. atendida;

A-A
b)Mgq = Y—; My — (Mp — M;) ﬁ],para A, <A < A, - Cond. nédo atendida;

C)Mgq = %, paraA > A, (ndo aplicavel a FLA) — Cond. ndo atendida;

Assim tem-se que o valor do momento resistido pelo perfil no FLA é dado a seguir.

Mp Wi .f,  5417,50. 34,50

_ - = 169912,50 kN.
Yo 1,10 1,10 cm

Mpq =
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6.1.3.2 Verificagdo da flambagem local da mesa comprimida — FLM

Para se determinar qual das trés equacOes sera utilizada para determinar o0 momento

resistente sera foi calculado primeiramente os valores das esbeltez.

-+ | o

Onde:
b: metade da largura total do perfil;
t: espessura aplicavel & mesa do perfil.

Deste modo o valor de A ¢ dado a seguir.

t = 2440 270

O valor de A, e A, sdo dados pela equacOes retiradas da tabela G.1 (Parametros

referentes ao momento fletor resistente) a seguir.

A = 0,38, |2 = 038. |22%_ g6
PO T /3450 7

£ _ 0,83 20500 = 24,18
(f,—o) " |(3450-(030.3450)

A =0,83.

Analisando os valores acima se tem a seguinte condi¢do para o céalculo do momento

resistido pela secdo.

a)Mpq = % ,paraA < A, — Cond. atendida;

b)Mgg4 = i Mp — (Mp — M) %],para Ap <A <A, - Cond. ndo atendida;

C)Mpgq = I\::Rd ,paraA > A. (ndo aplicavel a FLA) — Cond. ndo atendida.

a1l
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Assim tem-se que o valor do momento resistido pelo perfil no FLM é dado a seguir.

v Ma W f,  5417,50. 34,50 L69912.50 kN
RA=S 71,10 1.10 - ’ -cm

6.1.3.3 Verificacdo da flambagem lateral com tor¢édo — FLM

Para se determinar qual das trés equacdes sera utilizada para determinar o momento

resistente serd foi calculado primeiramente os valores das esbeltez.

L
A==

Iy

Onde:

Ly: distancia entre enrijecedores, para a viga calculada essa distancia é de 320,00 cm

A= 320 = 42,38
755

O valor de A, é dado pela equacéo abaixo:

176\/7 3450

O valor de A, é dado pela equa¢éo abaixo:

_1,38‘/Iy.] - 27 . Cy . B2

oy By I,

Onde:

J: coeficiente de tor¢do da secdo transversal,

(f, —0:).W _ (34,50 — (0,30.34,50)).5417,00

B =% T 20500 . 405,29

= 0,0015;
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_ Iy (d-tp?  14420,00.(622-24,40)*

= 12713677,05 cm®.
4 4

Cw

Substituindo os valores acima na equacao do A;.

= 131,29

_ 1,38\/14240,00. 405,29 1 27.12712377,05. 0,00152
" 7,55.405,59. 0,0015 14240,00

Analisando os valores acima se tem a seguinte condi¢do para o célculo do momento

resistido pela secéo.

a)Mgq = % ,paraA < A, — Cond. atendida;

b)Mgq = Y—; Mp — (Mp — M) %] ,paraA, < A < A, - Cond. ndo atendida;

C)Mpgq = %, para A > A (ndo aplicavel a FLA) — Cond. ndo atendida.

Assim tem-se que o valor do momento resistido pelo perfil no FLT é dado a seguir.

o Mot _ W f,  5417,50. 34,50
RA™ v 110 1,10

= 169912,50 kN.cm

6.1.3.4 Resumo dos valores referente ao momento fletor

A tabela 18 abaixo apresenta os valores calculos acima para os estados limites

exigidos.

Tabela 18 — Resumo dos valores de A e verificagdo final dos perfis para momento fletor.

Estado limite aplicado A Ap A Mgg (KN.cm)
FLA 37,21 91,65 138,94 169912,50
FLM 6,70 9,26 24,18 169912,50
FLT 37,21 91,65 138,94 169912,50
- 75750,49 < _
Msg maximo (kN.cm) 169912,50 F.S=2,24

Fonte: autor, 2016.
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Pode ser visto na tabela acima de o valor do momento fletor resistente de célculo é
aproximadamente o dobro do valor atuante, isso se da pelo fato de que a utilizacdo de perfis
menos rigidos que atendam a verificagdo do momento fletor solicitante de calculo podem néo

atender a verificacdo de deformacao (flecha no centro do vao).
6.1.4 Dimensionamento e verificagdo ao cisalhamento-Vigas da passarela

A seqguir sera feito o dimensionamento e a verificacdo referente ao cisalhamento de
acordo com o item 5.4.3.1 (Seg0es I, H, U fletidas em relacéo ao eixo perpendicular a alma).
Para o dimensionamento e verificacdo do perfil ao cisalhamento, assim como a verificagéo a
flexdo, existes trés equacOes distintas, todas levando em consideracdo a esbeltes do perfil,

como se pode ver nas condicdes a seguir.

Vo
a) Vgq = y_ paraA < Ap;
al

Ap Vpi
b)Vrq = X Y_1 parad, <A< Ay
a

B\ Vil
c)Vrq = 1,24. mn Y_1 paraA > A,.
a

O valor de A ¢ dado pela equagao a seguir.

h 573,00 2791
t, 1540

O valor de A, é dado pela equacéo a seguir.

k,.E
A, = 1,10
P fy

Onde:
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B a a [2607°
5,00 para almas sem enrijecedores, para = > 3 ou para = > |——
K 3 3 lh/ty
M 5
k 5+ (@/h)? para todos os outros caso

O valor de “a” nas condicOes acima é referente a distancia entre dois enrijecedores,

que para a viga em estudo é de 190,00 cm. Deste modo o valor de k, é dado a seguir.

a>3_ 320—514 Cond. atendid
— - —_— N . .
o 62.20 , ond. atendida;

ou

a [2607° 32 3 ,
[ ] = 5,14 < 48,83 — Cond. ndo atendida

. 320 >[ 260 ]2
h™ lh/t,] 62,207 162,20/1,54

Como o valor de a/h foi maior que 3, o valor de ky ¢ de 5,00. Assim o valor de A, €

dado na equacéo abaixo.

o110 1B 2110 (5,00.20500) 5996
P f, |7 34,50 -

O valor de A, é dado pela equacédo abaixo.

N [ 730 D <5,00.20500> ae
T f, |7 34,50 S

Analisando os valores acima se tem a seguinte condicdo para o calculo do esforco

cortante resistido pela secéo.

V
a) Vq = y—pl paraA < A, — Cond.atendida;
al

Ay Vi . :
b) Vrq = 0 ﬁ paral, <A < A. - Cond.ndo atendida;
a

2

Ap Vol B .

c) Vrq = 1,24. X Y_1 paraA > A, — Cond.ndo atendida.
a
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Como a condigdo a foi atendida, o valor da cortante resistente pelo perfil é dado pela

equacéo a sequir.

Onde:

A, area efetiva de cisalhando, dado pela equagéo abaixo.

Desta maneira, o valor da cortante maxima resistida pelo perfil € dado abaixo.

Vo 0,60. Ay, fy _0,60.62,20.1,54.34,50

— = 1802,56 kN
Ya1 1,10 1,10

Rd =

Como o valor resistido pela secdo é de 1802,56,48 kN e o valor do esforco cortante
maximo é de 159,50 kN, o perfil | verificado suporta os esforgos nele aplicado.

6.1.5 Secdo transversal das vigas da passarela

A figura 22 a seguir ilustra as vigas principais da passarela.

Figura 22 — Vista transversal da disposicao das vigas metalicas principais

A ) E] : - £ &
: 4 < o <

el
NN

622

327 | 1346 | 327

l 1673 [
2000

Fonte: autor, 2016.
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6.2 Dimensionamento das vigas metalicas das rampas — V01 a V10

A figura 23 seguir apresenta a locacdo das vigas das rampas que serdo dimensionadas

nos tpicos a seguir.

Figura 23 — Locacdo das vigas da rampa.

(1) - LANCE 01

(2) - LANCE 02
(3) - VIGA PRINCIPAL

Fonte: autor, 2016.

Os carregamentos que atuagdo na estrutura serdo:
Peso proprio da segdo de concreto - g; - Agd0 permanente;
Revestimento — g, - A¢do permanente;
Guarda corpo — g2, - Agéo permanente;
Carga acidental — g - Ag&o variavel;

Carga referente ao vento - g;j. Ag&o variavel.
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As tabelas 19, 20 e 21 apresentam os valores referentes aos célculos para determinar

o valor do carregamento uniformemente distribuido sobre as vigas da rampa, onde as

equacOes e métodos para obter os valores abaixo foram os mesmos utilizados para a viga

principal.

Tabela 19 - Determinacao das a¢des do vento nas vigas metalicas das rampas — Parte 01.

. S2
Vi SL o et Fr b 0 ‘m sz >
1 0,64 0,70
2 1,29 0,76
3 1,93 0,79
4 2,58 0,82
5 3,22 0,83
1 C i 1 0,94 0,105 11
6 3,87 0,85
7 4,51 0,86
8 5,16 0,88
9 58 0,89
10 6,44 0,90
Fonte: autor, 2016.
Tabela 20 - Determinacdo das a¢des do vento nas vigas metalicas das rampas — Parte 02.
Vo (m/s) Vi (m/s) q (KN/m?) Cxk Cy, H(@mM) L(m) Fx(kN) Fy(kN)
27,12 0,45 8,34 2,77 0,58
29,19 0,52 8,94 3,45 0,73
30,45 0,57 8,94 3,75 0,79
31,39 0,60 8,94 3,99 0,84
32,13 0,63 9,84 4,60 0,97
3 32,76 0,66 20509 036 9,84 4,78 1,01
33,29 0,68 8,94 4,48 0,94
33,76 0,70 8,94 4,61 0,97
34,18 0,72 8,94 4,72 1,00
34,56 0,73 10,34 5,59 1,18
Fonte: autor, 2016.
Tabela 21 - Determinacdo das a¢des do vento nas vigas metalicas das rampas — Parte 03.
Carregamentos
Vento Permanente Acidental C\?irégg(irmm;) /
Fx (kN/m)  Fy (kN/m) Yqi Yo kN/m vy4  KN/m 4
-0,33 -0,07 1,4 06 1080 13 750 15 12,62

Continua...
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...Continuacgéo

-0,39 -0,08 12,61
-0,42 -0,09 12,61
-0,45 -0,09 12,61
-0,47 -0,10 12,60
-0,49 0,10 14 06 1080 13 750 15 12,60
-0,50 -0,11 12,60
-0,52 -0,11 12,60
-0,53 -0,11 12,60
-0,54 -0,11 12,60

Fonte: autor, 2016

Ap6s determinado o valor do carregamento uniformemente distribuido nas vigas, é
determinado o valor dos momentos fletores e esforcos cortantes maximos atuante nas vigas. A
figura 24 e 25 a seguir apresentam tais valores para as vigas localizadas no lance 01 (vigas 01

a 05) e do lance 02 (vigas 06 a 10), respectivamente.

Figura 24 — Lancamento estrutural das vigas do lance 01 da rampa.

LANCAMENTO ESTRUTURAL - LANCE 01

;ﬁ—@\f@m_f@lﬁ&zﬁﬁ%mwnnmﬂ 1261 km 1261 kny
IGA 05 = ViGAor 3 mﬂﬂmﬂﬁﬂﬂn‘giﬁ 12,62 kNim
b OVIGA0S 4y A o L LT
VIGA 01 &
984 8594 BG4 B84 834
4500

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF
121.60 kN.m

| 28.90 kN.m
82.20 KN.m 47.70 kN.m 36.00 kN.m

§6.80 kN.m
DIAGRAMA DE ESFORCO CORTANTE- DEC

81.90 kN

50.40 kN
57.80 kN 58,90 KN

41.00 kN

4240 kN

62.60 kN 5570 kN c4.50 kN

63.10 kN

Fonte: autor, 2016.



78

Figura 25 — Lancamento estrutural das vigas do lance 02 da rampa.

LANCAMENTO ESTRUTURAL - LANCE 02

12.60 kN,
12,60 kN/m 1_l'f'TﬂﬂTH [IT1]
260 %mmﬂ%’ LT Tm A 2
|
—mmml LI G 7
e
984 594 894 1054
4700
129.40 kN.m

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF
120.90 kN.m

5. .
T77.30 kN.m 7500 kN.m

25.50 KN.m

2730 kN.m 51.00 kN.m 306.20 kN.m

93 60 kN.m

86.20 kN
DIAGRAMA DE ESFORCO CORTANTE- DEC

61.90 kN 56.90 kN 4950 kN

43.80 kN

44 50 kN

iy =)
63.50 kN
f 50.70 kN 56.40 kN

80.50 kN

Fonte: autor, 2016.

Com os valores acima conhecidos é determinado o valor do momento fletor (Mgq) €

do esforco cortante (Vrg) maximo resistido pelo perfil | selecionado (tabela 22).

Tabela 22 — Dados do perfil das vigas metalicas das rampas.

Perfil W 410x46,10
Massa linear (kg/m) 46,10
d mm 403,00
b¢ mm 140,00
tw mm 7,00
5 mm 11,20
h mm 381,00
d mm 357,00
area cm? 59,20
lx cm’ 15690,00
Wy cm3 778,70
Ix cm 16,27
Zx cm3 891,10

Continua...
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ly cm* 514,00
Wy cm3 73,40
ry cm 2,95
Zy cm? 115,20
It cm 3,95
I cm’ 20,06
As (br / 2tr) 6,25
M (d'/ tw) 50,94
E (kN/cm?) 20500,00
fy (kN/cm?) 34,50
Ya 1,10

Distancia maxima entre
enrijecedores (cm)

125,00

Fonte: autor, 2016.

Os valores de Mgy e Vs, s@o dados nas tabelas 23 e 24 abaixo, respectivamente.

Tabela 23 - Resumo dos valores de A e verificacdo final dos perfis a momento fletor.

. Msg FLA FLM FLT
M G Y T SR PR W S S N T
1 964000 2,90
2 837000 334
3 754000 371
4 1216000 2,30
5 922000 303
300000 231 5443 9LES 13804 625 926 2418 42,37 4290 124,29
7 773000 362
8 750000 3,73
9 1294000 2,16

10

10020,00 2,79

Mggd (KN.cm)

27948,14 27948,14 27948,14

Verificacao atendida Mgy >Mggy

Fonte: autor, 2016.

Tabela 24 - Resumo dos valores de A e verificagdo final dos perfis a esfor¢o cortante (cisalhamento).

Viga Vsq (kN) F.S A Ao M
1 58,20 9,12
2 57,80 9,18
3 55,70 9,53 54,43 59,96 74,67
4 81,90 6,48
5 42,40 12,52

Continua...
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6 61,90 8,58
7 56,90 9,33
8 56,40 9,41 54,43 59,96 74,67
9 86,20 6,16
10 44,50 11,93
Vrd (KN.cm) 530,86

Verificacdo atendida Vrg >Vsq

Fonte: autor, 2016.

6.3 Verificagio da deformacao vertical das vigas da rampa e principal

De acordo com a tabela C.1 da norma NBR 8800 (ABNT, 2008) a deformacao
vertical méxima para vigas de piso € de 1/350. A equacdo para determinacdo da flecha é
mostrada a seguir.

5.q.1*

47384 E.1’

Onde:

qg: carregamento uniformemente distribuido na viga;
I: vao da viga;

E: modulo de elasticidade do material;

I: inercia da secdo transversal

As tabelas 25 e 26 a seguir apresentam o0s dados utilizados na equacdo mostrada

acima e os valores de flecha e contra flecha, quanto necessarias.

Tabela 25 — Determinagéo das flechas méaximas das vigas 01 a 05.

Viga 1 2 3 4 5
Q (kN/m) 12,62 12,61 12,61 12,61 12,60
Q (kN/cm) 0,1262 0,1261 0,1261 0,1261 0,1260
Vé&o (m) 8,34 8,94 8,94 8,94 9,84
Vo (cm) 834 894 894 894 984
| (cm?) 15690 15690 15690 15690 15690
E 20500 20500 20500 20500 20500
a (cm) 2,47 3,26 3,26 3,26 4,78
a max (cm) 2,38 2,55 2,55 2,55 2,81
Contra flecha (cm) 0,20 0,80 0,80 0,80 2,00

Fonte: autor, 2016.
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Tabela 26 - Determinacdo das flechas maximas das vigas 06 a 10 e principais

Viga 6 7 8 9 10 Principais

Q (KN/m) 12,60 12,60 12,60 12,60 12,560 16,79

Q (kN/cm) 0,12602  0,1260  0,1260  0,1260  0,1260 0,1678
Vao (m) 9,84 8,94 8,94 8,94 10,34 19,00
Vo (cm) 984 894 894 894 1034 1900

I (cm*) 15690 15690 15690 15690 15690 168484

E 20500 20500 20500 20500 20500 20500
a (cm) 4,78 3,26 3,26 3,26 5,83 8,25
a max (CM) 2,81 2,55 2,55 2,55 2,95 5,43
Contra flecha (cm) 2,00 0,70 0,70 0,70 3,00 3,00

Fonte: autor, 2016.

6.4 Dimensionamento final das vigas metélicas da passarela principal e das rampas

Os detalhamentos finais das vigas metalicas das rampas e da passarela principal
podem ser vistos nos apéndices listados abaixo.
Apéndice A — Folha 01/01 — Projeto basico: Estrutura metélica — Viga principal metalica;
Apéndice B — Folha 01/05 — Projeto basico: Estrutura metalica — Viga (Lance 01 x 02);
Apéndice C — Folha 02/05 — Projeto basico: Estrutura metalica — Viga (Lance 02 x 02).

6.5 Dimensionamento dos pilares a compressao

A tabela 27 a seguir apresenta os valores referentes a carga axial e ao momento fletor
atuante nos pilares da passarela de pedestre. Para a determinacdo dos valores dos momentos
fletores na direcdo X foram considerados as a¢des horizontais dos ventos (6.1.1.5 e tabelas 20,
21 e 22) e as acOes considerando a hipdtese de que as pessoas transitem pela passarela apenas
de um lado da rampa, e para 0s momentos na direcdo Y apenas as acOes do vento, e
exclusivamente para os pilares 11 e 12 (pilares das vigas principais de 19,00 metros) foi
considerado também as resultantes da carga excepcional de 100,00 kN aplicada sobre a viga

principal, que transmite uma carga pontual de 50,00 kN na extremidade superior dos pilares.

Tabela 27 — AgBes atuantes nos pilares metélicos.

Pilar H Perfil N (kN) My (KN.m) My (KN.m)
Apoio 0,00 W 360 x 101,0 85,00 16,97 0,00
1 0,69 W 360 x 101,0 243,30 36,79 0,04

Continua...
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2 1,33 W 360 x 101,0 226,54 40,25 0,10
3 1,98 W 360 x 101,0 291,85 42,64 0,16
4 2,62 W 360 x 101,0 182,31 46,50 0,22
5 3,27 W 360 x 101,0 92,81 73,58 0,29
6 3,91 W 360 x 101,0 251,15 53,42 0,36
7 4,56 W 360 x 101,0 228,61 53,58 0,43
8 5,20 W 360 x 101,0 226,25 56,54 0,51
9 5,85 W 360 x 101,0 265,91 62,48 0,59
10 6,49 W 360 x 101,0 126,15 51,54 0,67
11 6,49 W 360 x 101,0 319,00 5,90 338,56
12 6,49 W 360 x 101,0 319,00 5,90 338,56

Fonte: autor, 2016.

Para o dimensionamento dos pilares sera utilizado os parametros estabelecidos pelo

Anexo F (Flambagem local de barras axialmente comprimidas) da norma NBR 8800 (ABNT,

2008) e Fakuty, Silva e Caldas (2016).

A tabela 28 a seguir apresenta os dados do perfil a ser verificado, onde o

detalhamento das equacdes seré feito para o pilar com maior carregamento (pilares 11 e 12),

de modo que todos os pilares sejam executados com o mesmo modelo de perfil, assim sendo,

se o perfil atender todas as verificacGes para a carga critica atendera todas as outras situacoes.

Tabela 28 — Dados do perfil utilizados nos pilares metalicos.

Perfil W 360x101
Massa linear (kg/m) 101,00
d mm 357,00
bt mm 255,00
tw mm 10,50
tf mm 18,30
h mm 320,00
d mm 286,00
Area cm? 129,50
I cm’ 30279,00
Wy cm3 1696,30
Ix cm 15,29
Zx cm3 1888,90
ly cm’ 5063,00
Wy cm3 397,10
ry cm 6,25
Zy cmd 606,10
It cm 6,93
Iy cm® 128,47
At (bs/ 2t5) 6,97

Continua...
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M (d'/ tw) 27,28
E kN/cm? 20500,00
fy KN/cm? 34,50
Ya1 1,10
Ya2 1,35
Altura do pilar (cm) 649,00
Nsq (KN) 319,00
Msq (KN.cm) 338,56

Fonte: autor, 2016.
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A seguir segue as verificacbes necessarias do perfil, onde a equacdo para

determinacdo da forca axial resistida € dada pela equacédo abaixo.

Ncra =

Onde:
Q : Fator de reducdo total = Q = Qs . Qqa;
Ay Area da secéo;

6.5.1 Verificacdo da flambagem local na mesa

255
b_ =
t 10,50
b E,
—(lim) =0,56. |—= 0,56.
t y

X- Q.Ag.f;
Ya1

Como o valor de b/t é menor que o valor de b/t (lim) o valor do coeficiente Qs é igual

a1,00.

6.5.2 Verificagdo da flambagem local na alma



b (lim) = 1,49 b 1,49 20500 36,32
- = = =
O O 7T

Como o valor de b/t € menor que o valor de b/t (lim) o valor do coeficiente Qa é

igual a 1,00.
6.5.3 Forca de flambagem por flexdo em relagéo ao eixo X

m2. E,. 1, w2.30279,00.

Nex = = = 6926,06 kN
o (Ky. Ly)? (2,10. 649)2
6.5.4 Forca de flambagem por flexdo em relagéo ao eixo Y
N = n?. E,. I, m®.20500. 5063,00 105812 kN
T (Ky. Ly? (2,10. 649)2 ’

6.5.5 Forca de flambagem por torcao

1 m?. E,.C
Nez = l‘((K aL)V2v>+Ga"l
\/rz + o+ x%) + y? o
X y 0 0

Substituindo os valores na equacao tem —se 0 seguintes valores

ez

~ 1 l <n2. 20500 . 1450410,00
V15,262 + 6,252 + (2,10. 649)°

6.5.6 Esbeltez maxima

= 78,94 < 200 — Atende

Ea-Ag 20500 . 129,50
4204,57

84
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6.5.7 Valores de Ap, Ne €

. Q. Ag. f,  [1,00. 129,50. 34,50 _ L96.
0~ Ne 4204,07 ST

0877 0,877
A%, 1,962

X = 0,2273.

6.5.8 Forca axial solicitante de célculo

0. AL f
NR,5d=M—>
Yal

0,2273. 1,00. 129,50. 34,5
-_

110 = 923,34 kN

Como o valor resistente de calculo é superior ao valor solicitante de calculo, o perfil

atende as solicitacoes.

Nesa < Ngsa — 319,00 < 923,34

— Atende!

6.6 Dimensionamento dos pilares a flexao

A determinacdo do momento fletor resistente foi feito da mesma maneira que para as
vigas da rampa e da passarela principal, e a tabela 29 abaixo apresenta os valores resumidos

do perfil em questdo.

Tabela 29 — Valores de A e verificagdo final dos perfis utilizado nos pilares sujeitos a compressao.

Estado limite aplicado A Ap Ae Mgq (KN.cm)
FLA 30,48 91,65 138,94 53202,14
FLM 6,97 9,26 24,18 53202,14
FLT 16,00 42,90 146,30 53202,14
Msg méaximo (kN.cm) = 33856,03 F.S=157
Verificagdo Aceita

Fonte: autor, 2016.
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6.7 Verificacéo de pilar flexo-comprimido

De acordo com o Anexo P, item P.5 (Pilares submetidos a flexo compressédo) da
norma NBR 8800 (ABNT, 2008), para que a verificacdo de um pilar flexo-comprimido seja

aceita a verificagdo abaixo deve ser atendida.

Nesa , Msa | 319,00  33856,00
ﬁ
Nrsa Mgsa 923,34 ' 53202,14

- 0,346 + 0,636 = 0,98 < 1,00 - Atende

6.8 Detalhamento final dos pilares

A seguir a figura 26 apresenta o detalhamento final dos pilares metalicos, onde tais
filares possuem o formato final de “T”, pois desta maneira as agdes permanentes provenientes

das rampas e da viga principal se distribuem de forma uniforme e simétricas.

Figura 26 — Detalhe final dos pilares.

W 360x101(H)

Fonte: autor, 2016.

Os detalhamento dos pilares dimensionados acima podem ser vistos na integra nos
apéndices listados abaixo.
Apéndice D - Folha 03/05 — Projeto basico: Estrutura metalica — Locacéo dos pilares e planta
de cargas;
Apéndice E - Folha 04/05 — Projeto basico: Estrutura metalica — Detalhamento dos pilares;

Apéndice F - Folha 05/05 — Projeto bésico: Estrutura metalica — Detalhamento pilares/viga.
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6.9 Conexao entre perfis metalicos

A seguir sera detalhada a ligacdo entre os perfis utilizados nas vigas principais da
passarela, onde tais conexdes serdo executadas por ligacdo atraves de talas e parafusos e
dimensionados seguindo os métodos de célculos da norma NBR 6188 (2008) e de Fakuty,
Silva e Caldas (2016).

6.10 Conexao entre vigas da passarela principal

A tabela 30 a seguir apresenta os dados que serdo utilizados no dimensionamento e

verificacdo das conexdes.

Tabela 30 - Dados do perfil das vigas metalicas principais.

Perfil W 610x195
Massa linear (kg/m) 195,00
d mm 622,00
bt mm 327,00
tw mm 15,40
ts mm 24,40
h mm 573,00
d' mm 541,00
Area cm? 250,10
I cm® 168484,00
W,y cm3 5417,50
Iy cm 25,96
Zx cm3 6095,40
ly cm’ 14240,00
Wy cm3 870,90
Iy cm 7,95
Zy cmd 1341,00
It cm 8,66
Iy cm® 405,29
A (bf / 2tf) 6,70
A (d'/ tw) 35,14
E kN/cm? 20500,00
f, kN/cm? 34,50
fy kN/cm?2 50,00
yal 1,10
ya2 1,35
Vsd kN 156,70
Mgqg kN.cm 75750,49

Continua...
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Ct 0,50
Ly cm 110,00
Parafuso ASTM A325
Area (cm2) cm? 1,23
fyo KN/cm? 63,50
fup KN/cm? 82,50
d (cm) cm 1,25
n° parafusos unid. 16,00
Folga dos parafusos cm 0,15

Fonte: autor, 2016.

A figura 27 a seguir apresenta a disposicao inicial dos parafusos e as dimensdes da

chapa.

principais.
|
|
| [de]
: 2
SOTSOTSO 50150150
2 Lo ! Lo
T
0|
ERissansal
o o —f-e--¢--—-¢--¢-{ ™
8 I I : | |
B RGeS
0 N
|
300
| ©
| 0
: —
|

Fonte: autor, 2016.

A sequir serdo feitos as verificacbes necessarias, conforme Fakuty, Silva e Caldas
(2016)

6.10.1 Disposicdo construtiva

A expressdo abaixo descreve a condicdo para que a disposigdo construtiva seja

aceita.

Distancia entre furos = 3.dy, <ef < 12.€a



Distancia dos furos a borda = 1,25 .d, <eq, < 12.e41a
Onde:
dy. didmetro do parafuso;
er. maior distancia entre furos;
es: maior distancia entre furos e borda da chapa.

Desta maneira a condigdo acima da seguinte maneira:
Distancia entre furos = 3.dy, <ef < 12.ey42;
Distancia entre furos = 3.12,50 < 50 < 150 — Atende!
Distancia dos furos a borda = 1,25.12, < ep, < 12 . €412
Distancia dos furos a borda = 1,25.12,50 < 50 < 150 — Atende!

6.10.2 Forca cortante na alma da viga

Para a forca cortante na alma da viga se tem a seguinte condi¢éo:

Fsq < Fra
Onde:
FSd: Forca solicitante de calculo, dada pela equacédo abaixo:
!f0,60. Agy .fy

Ya1 .
Fgq < LO 60. Ay . f, ,onde:
Agy w-d" = 5410.1,54 = 83,314cm?
A,y = Agy — (4reados furos) = 83,314 — (4 .1,54.(1,25 + 0,30)) = 73,77cm?;

Fra: Forca resistente de célculo: 156,70 kN.

Desta maneira o valor de Fgq é de:

89
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(0,60 . 83,314 .34,50

110 = 1567,82 kN
Fgq < 0,60. 73,77.50 ,logo Fgq = 1567,82.
T3¢ = 1639,27 kN

Sendo assim a verificagdo é feita abaixo.

Fsqg < Fgrq

156,70 < 1567,82 — Atende!
6.10.3 Forca cortante na tala da alma da viga

A verificacdo é dada pela equacéo a seguir:

Onde:
Fsq: Forca solicitante de célculo, dada pela equacao abaixo:

(0,60. Ag, .f,

<! Ya1 .
Fsa < L0,60. A £, Onde

Ya2

Ag, = espessura da chapa .alturada chapa = 1,25.25 = 31,25cm?;

Any = Agy — (&rea dos furos) = 31,25 — (4 .1,54.(1,25 + 0,30)) = 23,55cm?;
Frq: Forca resistente de calculo: 159,50/2 = 79,75 kN.

Desta maneira o valor de Fgq é de:

0,60. 31,25.34,50

1,10
0,60. 23,55.50

1,35

= 588,10 kN
,logo Fgq = 523,33.

Fgq <
= 523,33 kN




Sendo assim a verificagdo é feita abaixo.

F 159,50
;d < Fra =

< 523,33 — Atendido!

6.10.4 Colapso por rasgamento na tala da alma da viga
A verificagdo é dada pela equacao a seguir:

Fsa

< F

Onde:
FSd: Forga solicitante de calculo, dada pela equacao abaixo:

0,60. Agy.fy + Cy.Ap. fy

(
|
Yaz
<! :
Fsqa < L0,60. A £y +Cy. Ay, £, O0d€

Yaz

O valor de Any, Ant € Agy é determinado pelo perimetro de rasgamento, e pode ser

visto na figura 28 a seguir.

Figura 28 — Perimetros de rasgamento das talas.

100 100

SOTSO SOTSO Anv,Agv
[ (=]
& &

Anv,Agwv
Ant Ant
PERIMETRO PERIMETRO
01 02

Fonte: autor, 2016.

Deste modo para o perimetro 01 se as equacdes a segulir.



Agy = 1,25.20,00 = 25,00cm?;
Ay = Agy — (4reados furos) = 25,00 — (3,50.1,25.(1,25 + 0,30)) = 18,22cm?;
Ape =1,25.(10,00 — 1,50. (1,25 + 0,30)) = 9,88cm?;

Deste modo o valor de Fsq é dado abaixo.

( 0,60.25,00.34,50 +9,88. 50

= 566,20 kN

135 _
Fsd =140,60. 18.22.50 + 0,50.9,88.50 logo Fsq = 566,20 kN
— — 58773 kN

Para o perimetro 02 se as equacgdes a seguir.

Agy = 2.1,25.20,00 = 50,00cm?;
Ay = Agy — (4reados furos) = 50 — (3,50.1,25.(1,25 + 0,30)) = 36,44cm?;
Ane =1,25.(50,00 — 1,50. (1,25 + 0,30)) = 4,50cm?;

Deste modo o valor de Fsq4 € dado abaixo.

0,60.50.34,50 + 4,50. 50

o = 850,00 kN
Fsa =10,60. 36,44.50 +0,50.9,88.50 /1080 Fsq = 850,00 kN
e = 893,06 kN

Sendo assim a verificacdo é feita abaixo.

F 159,50
sd _

Foq =
2 — 'Rd 2

< 566,20 — Atendido!

6.10.5 Momento fletor na tala da alma da viga

A verificagdo é dada pela equacéo a seguir:

Mgq < Mgy

92



Para fazer a verificagdo acima ¢é necessario determinar os valores da elbeltez A, Ay €

M. As equacdes a seguir determinaréo os valores de tais esbeltezes.

6.10.6 Determinacéo de A

Onde:

Lb: disténcia dos enrijecedores;

: 251,253
y 12
= L= f—=0,49
Y= A, N125.25 o

Assim a equacao ¢é dada da seguinte maneira.

6.10.7 Determinagdo de Ay

O valor de X, é dado pela equacdo abaixo.

L _013. B,
p Mpl : ] g

Onde:

h.t® 25.1,253
J: 3 =

= 16,28;

M, = f; . Zy, onde

_ t.h®  1,25.25?
T4 4

Zy = 195,31 cm?, logo:

M, = f, . Zy, = 34,50 .195,31 = 6738,28 kN. cm;



Utilizando os valores acima, tem se a equagéo principal da seguinte maneira.

Lo 013 By pmT 018.20500 —ommn o)
P My '\/]' & 673828 YT UTTUTTTTTT

6.10.8 Determinacao de A,

O valor de A, é dado pela equacéo abaixo.

Onde:
M, = f,. W, onde:

t.h? 1,25. 252
We= ——= 6

= 130,21

Utilizando o valor acima na equacao principal tem-se o valor de A.

2. E,; [ 2. 20500
. ]Ag = m Y 16,28 31,25 = 205,84

A =
" 34,50.130,21

Com os valores de A, A, e A, tem se a seguinte condicéo.

A<y <A = Mpa =2 = My, — (M, - M A
e d = e — — -
P ' R Ya1 P! vl Y- Ap
M 100 6738,28 — (6738,28 — M,) 204,08 — 8,72 4017,87 kN
- = —= — — = .
Rd = 770 ’ ’ r) 20584 — 8,92 ’ cm

O valor de Msq4 € dado pela equacéo abaixo.

Mgq = braco de alavanca.Fgq = 5,00.79,75 = 398,75 kKN.cm

Aplicando os valores na verificagdo tem-se:
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Mgq < Mpq — 391,75 < 4017,87 — Atende!

6.10.9 Tensdes combinadas na tala da alma da viga

A verificacdo é dada pela equacdo a seguir:

f
\/0§+6X.0§,+0y+3t3 <L

Ya1
Onde:

Msq 391,75 kN
= =2,01—:
Zy 195,31 cm?

Oy =

oy = 0;
 Fsa 7835 kN
TTA T3125 U em?

Aplicando os valores na verificagdo tem-se:

V2,012 4+0+0+3.2,513 < 3450
’ YT 7110

)

- 7,16 < 31,36 - Atende!

6.10.10 Cisalhamento nos parafusos das talas da alma da viga por atrito
A verificacdo é dada pela equacéo a seguir:

Fisa )

F <114 p.Frpll -7
v,sd = H Tb( 1,14. Frp

Onde:

F M,sq.V\1°>  [F M, 4. X\1°
Fuse= . j[ s (Mase) [ (P (Mase )
VA Z

Ay, = n° de parafusos . area do parafuro = 8.1,23 = 9,82 cm?;
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FX,Sd = O;
Fysa = 78,35 kN;
M, sq = 391,75 kN. cm;

I, = [(4. 1,23.7,50%) + (8.1,23 2,50%)] = 460,19cm?

Substituindo os valores acima na equacao principal tem-se os seguintes valores

abaixo.

. 087 [ 0 (391,75. 7,50)]2 L[7835 (391,75 .2,50)]2 1467 KN /em?
= . -
vsd = 2 982 46019 9,82 46019 ’ /cm

Agora sera determinado a resisténcia do parafuso Fy sq (parafuso) P€la equagao a seguir:

Fisa )

Fv,sd(parafuso) = 1,14 n.Frp (1 B 1,14 . Frp

Onde:

1 = 0,35 (superficies limpas, isentas de oleo ou graxas, sem pintura);
kN

Frp = 0,70.(0,75.A .f,,) = 0,70.(0,75.1,23.82,50) = 53,16@;

Fisq = 1,14.0,35.53,16.(1 - 0) = 21,21 kN /cm?

Substituindo os valores acima na equacao da verificacdo principal tem se os

seguintes valores:

Fisa

Fyoj <114, Fop (1——554
vsd = LIEH Tb( 114 . Frp

) - 14,67 < 21,21 — Atende!

6.10.11 Cisalhamento nos parafusos das talas da alma da viga por contato

A verificagdo é dada pela equacéo a seguir:



Fv,Sd < FV,Rd

Onde:

o - Ap-fup _ 0,50.1,23.82,50
Ya2 1,35

Fyrd = = 37,58 kN;

Fysqa = 14,67 kN

Substituindo os valores acima na equacao da verificacdo principal tem se 0s

seguintes valores:

Fysqa < Fyrq = 14,67 kN < 37,58 KN — Atende!

6.10.12 Presséo de contato na tala e alma da viga

A verificacdo é dada pela equacéo a seguir:

FC,Sd < FC,Rd

Onde:
1,20. If.t. f,

Ya2
Fera =Y 240.4, . f,

YaZ
Onde:

distancia entre furos — ¢ do furo = 5,00 — 1,55 = 3,45cm;
lp<{ . _ ¢ do furo 1,55
distancia entre furo e borda da chapa — — = 5,00 — > = 4,23cm;

. _Maior forca solicitada pela ligagdo 156,70 3918 kN
GRd ~ n° de parafusos alinhados 4T '
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Subsumindo os valores acima se tem o valor de F¢ grq.

1,20. .t. f,  1,20.3,45.1,.25. 50

Ya2 1,35

2,40.1,25.50 138.89 kN ’
1,35 B ’

= 191,67 kN

Fc,Rd <

Substituindo os valores acima na equacao da verificagdo principal tem se 0s

seguintes valores:

Fesd < Fera = 39,18 kN < 138,89kN

— Atende!

6.10.13 Resumo das verificagdes

A tabela 31 a seguir apresenta os valores e verificacOes feitas acima de forma

resumida.

Tabela 31 — Resumo das verificacdes feitas para a conexao entre as vigas metalicas principais.
Acdo atuante KN,  Acdo resistida kN,

Verificagdo kN.cm, kN/cm? kN.cm, kN/cm? Atende
Forca cortante na alma da viga 156,70 1567,818 Ok
Forca cortante na tala da alma da viga 78,35 523,33 Ok
Colapso por r_asgamer]to na tala da alma 78.35 566,20 Ok
da viga - Perimetro 01
Colapso por r_asgamer]to na tala da alma 78.35 850,00 Ok
da viga - Perimetro 02
Momento fletor na tala da alma 391,75 4017,87 Ok
TensOes combinadas na tala da viga 7,16 31,36 Ok
Cisalhamento nos parafusos das talas da 14.67 2121 Ok

alma da viga (atrito e contato)

Pressao de contato nas talas das almas 39,18 138,89 Ok
Fonte: autor, 2016.

Como todas as verificacbes foram atendidas, a ligacdo feita acima pode ser

executada, desta maneira o detalhamento final do perfil pode ser visto na figura 29 a seguir.



Figura 29 — Detalhamento final das conexdes das vigas da passarela principal.
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Fonte: autor, 2016.

6.11 Conex0es das vigas das rampas

A tabela 32 a seguir mostra os dados do perfil e demais caracteristicas para a

verificacdo das conexdes das vigas utilizadas na rampa, e a figura 30 a seguir apresenta a

disposicao inicial dos parafusos e dimensdes da chapa.

Tabela 32 — Dados dos perfis utilizados nas vigas metélicas da rampa.

Perfil W 410x46,10
Massa linear (kg/m) 46,10
d mm 403,00
bt mm 140,00
tw mm 7,00
tf mm 11,20
h mm 381,00
d mm 357,00
Area cm? 59,20
Ix cm’ 15690,00
Wy cm?3 778,70
I cm 16,27
Zx cms 891,10
ly cm* 514,00
Wy cmd 73,40
ry cm 2,95

Continua...




...Continuacdo

Zy cm3 115,20
It cm 3,55
Iy cm* 20,06
As (bf / 2t5) 6,70
Aw (d'/ tw) 35,14
E kN/cm? 20500,00
fy KN/cm? 34,50
fu kN/cm? 50,00
yal 1,10
ya2 1,35
2 kN 86,20
Msg kN.cm 12940,00
Ct 0,50
Lo cm 40,00
Parafuso ASTM A325
Area (cm2) cm2 1,23
fyo kN/cm? 63,50
fup kN/cm? 82,50
d (cm) cm 1,25
n° parafusos unid. 8,00
Folga dos parafusos cm 0,15

Fonte: autor, 2016.

da rampa.
\ |
\ |
\8 e=10mm |
1 300 / |
| / |
o
- W |
|© B |
‘ A=y A=y 8 ‘
| |
o 50150|50]50|50]50]
g 100 |
\ |
\ |

Fonte: autor, 2016.
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A tabela 33 a seguir apresenta dos valores referentes as verificagdes necessarias.

Tabela 33 - Resumo das verificacdes feitas para a conexdo entre as vigas metalicas da rampa.
Acdo atuante kN, Acdo resistida kN,

Verificagdo kN.cm, kN/cm? kN.cm, kN/cm? Atende

Forca cortante na alma da viga 86,20 470,26 Ok

Forca cortantevr}agatala da alma da 43,10 282,27 Ok

Colapso por r_asgamer]to na tala da 43,10 325 56 Ok
alma da viga - Perimetro 01

Colapso por r_asgamer]to na tala da 43,10 373.33 Ok
alma da viga - Perimetro 02

Momento fletor na tala da alma 215,5 1006,56 Ok

Tensdes combinadas na tala da viga 9,27 31,36 Ok

Cisalhamento nos parafusos das
talas da alma da viga (atrito e 14,19 21,21 Ok
contato)
Presséo de contato nas talas das 43.10 7778 Ok
almas

Fonte: autor, 2016.

Como visto na tabela 33 acima, todas as verificagdes foram atendidas, desta maneira
as conexdes entre as vigas da rampa foram feitas de acordo com a seguinte disposicdo final

mostrada na figura 31 abaixo.

Figura 31 - Detalhamento final das conexdes das vigas da rampa.

*ﬁ|:|
o s e=10mm
N I 300 h

1 1
5 3
3 c 3 3
3 3
0 o 150]50]50[/50]50]50]
g @l 100
‘_J_il ~
VISTA FRONAL VISTA LATERAL

Fonte: autor, 2016.

6.12 Conexdes entre as vigas da rampa/passarela principal e pilares

A conexdo entre as vigas da rampa/passarela principal com os pilares seréd executada

através de parafusos e talas em formato de L (cantoneiras), pois deste modo a ligacéo entre
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perfis metalicos perpendiculares se faz de maneira eficiente e econdmica. A figura 32 e 33 a
seguir apresenta uma ligagéo do tipo descrita acima.

Figura 32 — Locacdo das conexdes entre os pilares e vigas
metalicas.

DETALHE 01

/ DETALHE 02

DETALHE 01

. CONEXAD COM

CANTONEIRA

Fonte: autor, 2016.

Figura 33 — Detalhe 01, 02, 03.

T

DETALHE O1 DETAL‘HE 02 DETALHE 03

Fonte: autor, 2016.

Os detalhamentos das ligacGes mostradas nas figuras acima podem ser vistos nas
planchas dos projetos de estrutura metalica, onde em tais detalhamentos constam as medidas

das cantoneiras, a quantidade de parafusos e a resisténcia de tais itens.
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7 MEMORIAIS DE CALCULO DA ESTRUTURA DE CONCRETO

A seguir serdo detalhados os célculos utilizados no dimensionamento da passarela em

concreto armado/protendido.

7.1 Dimensionamento da viga protendida (passarela)

Para o dimensionamento da viga principal da passarela (figura 34) serédo utilizadas as
equacOes descritas na norma NBR 6118 (ABNT 2014), e para tal dimensionamento se faz
necessario a definicdo de parametros referentes as acdes atuantes, como se vé& nos topicos a

sequir.

Figura 34 - Locacéo da viga principal.

(1) - LANCE 01

(2) - LANCE 02
(3) - VIGA PRINCIPAL

Fonte: autor, 2016.
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7.1.2 Secéo Geométrica

A figura 35 e a tabela 34 a seguir apresentam os dados referentes a geometria da

secdo da viga protendida, onde tal geométrica se aplica por toda a extensdo da viga.

Figura 35 — Secdo geométrica da viga protendida.
200 ,

T
S| |
. 825 825 |

4 7

95
80

Fonte: autor, 2016

Tabela 34 — Dados da se¢do geométrica da viga protendida.
Informacdes da secdo geométrica tipo

bw (cm) 200,00
L aima (cm) 35,00
h total (Cm) 95,00
h mesa (CM) 15,00
Yq (Cm) 64,57
I. (Mm4) 0,048
ys (M) 0,304
yi (M) 0,646
ws (m3) 0,158

w; (m3) 0,075

Fonte: autor,2016

7.1.3 Carregamentos

Os carregamentos que atuagdo na estrutura seréo:
Peso proprio da se¢do de concreto - g; - A¢do permanente;
Revestimento - g, - A¢do permanente;
Guarda corpo - gz, - Agéo permanente;
Carga acidental - g- Acdo variavel;
Carga referente ao vento - g; - Acdo variavel — Desconsiderada no sentido vertical e
considerada no sentido horizontal nas direcbes X e Y, assim impactando apenas no

dimensionamento dos pilares.



7.1.3.1 Peso préprio — g1

105

A determinacdo do peso préprio é dada pela relacdo da area da secdo e 0 peso

préprio do concreto. A equacéo a seguir demonstra a determinacdo do peso proprio.
Dados:

Secdo geométrica: Viga T detalhada no topico acima;

Y concreto: 25,00 KN/m3.

g4 = area.Y concreto — 0,58.25,00 = 14,50 kN/m
7.1.3.2 Revestimento do piso superior — g
A determinacéo do revestimento é dada pela equacéo abaixo.
Dados
Largura da base (by): 2,00 metros;
y revestimento (Argamassa de cimento, cal e areia): 24,00 kN/m?;
Espessura do revestimento: 5,00 cm.

g, = bw. esp.do revest.. Yrevestimento- — 2,00. 0,05.24,00 = 2,40 kN/m

7.1.3.3 Carregamento proveniente do guarda corpo — gz,

O valor do carregamento proveniente do guarda corpo € estabelecido pela norma
NBR 6120 (ABNT, 2000) e reforcada pelo manual ISF 219 (DNIT, 2015) é de 2,00 kN/m,

como se tem guarda corpo dos dois lados da rampa, adota-se 4,00 kN/m.

7.1.3.4 Carregamento acidental — g

O carregamento acidental para passarelas de pedestres estabelecida pela norma NBR

7188 (ABNT, 2013) e de 5,00 kN/m2?, logo o valor do carregamento atuante em um metro

linear é dado pela equacao abaixo.

q (kN/m) = bw.q - 2,00.5,00 = 10,00 kN/m



7.1.3.5 Resumo dos carregamentos

Com os valores célculos acima, temos o carregamento total que atuara ao

rampa, como mostra tabela a seguir.

Tabela 35 — Resumo dos carregamentos atuantes da viga protendida.
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longo da

Carregamentos - Secdo U

Tipo KN/m kN/m
g1 - Peso préprio-Secdo U 14,50
g1 - revestimento 2,40

30,90
022 - guarda corpo 4,00
q - acidental 10,00

Fonte: autor, 2016.

7.1.4 Pré dimensionamento da armadura longitudinal

Para protensdo limitada a estrutura deve atender ao estado limite de formacéo de

fissura para combinacdo frequente e ao estado limite de descompressao para combinagdo

quase permanente de acles, deste modo sera feito o pré-dimensionamento da forca de

protensdo necessaria para a secao onde ocorre 0 maior momento fletor, correspondente ao

meio do véo para viga biapoiada (figura 36).

Figura 36 — Diagrama de momento fletor da viga protendida (kN.m).

19.00m

9.50m 9.50m

—190m 1.90m 1.90m 1.90m 1.90m 1.90m 190m 1.90m 190m

3090 kN/m | 3090 kNm | 3090 kN/m | 3090 kNm | 30.90 kN/m | 30.90kN/m | 3090 kN/m | 30.90kN/m | 30.90 kN/m | 30.90 kN/m

1.90m—

LLLLLLLLLELE LU LT L L L L LD E DL L L LU LE LD L L ELETELE LT LT LLL

293 .5

502\.0\ /ﬁz_o
2| Pt

AT~ __| | 713

1336.6 13044 13366

/
3

5

293,

Fonte: autor, 2016.
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7.1.4.1 Estado limite de formacdo de fissura (ELS-F)

De acordo com Carvalho (2012), neste estado é onde se inicia a formacdo de fissuras,
onde se se admite que tal estado € atingido quando a tensao de tragdo maxima possui 0 mesmo
valor que a resisténcia do concreto a tragdo na flexao.

As equacdes a seguir irdo determinar o valor do esforco de protensdo para a

verificacdo do ELS-F.

Ojinf = fct,f

Onde:

— 2 4 poo (=t ) 2 1,20 o
inf Ac inf

Mcr = Mg; + Mg, + Y. Mg = 654,31 + (108,30 + 180,50) + 0,40 .451,25 = 1123,61kN;

d’>=14,00 cm;

ep = yi—d =0,646 —0,14 = 0,506 m;

fem = 0,30 [fu = 0,30.%/35% = 3,21 MPa,

L Mer 4 p (1+ ep)>120f
OgO, - o, | — = , . -
Winf Ac Winf ctm

1123,61 1 0,506
i +
0,075 (0,580 0,075

> >1,20.3200 = 1318,31 kN

7.1.4.2 Estado limite de descompressao (ELS-D)

Neste estado um ou mais pontos da secdo transversal, a tensdo normal é nula, ndo
havendo tracdo no restante da se¢do. As equacdes a seguir determinam qual o valor da forca
de protenséo para a verificagdo no ELS-D.

Oinf =0

Onde:
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Mer | p (1+ e‘f’)>120f
- . |— > 1,20 . f.cn;
Winf Ac Winf ctm

Mcr = Mgy + Mg, + $2. M, = 654,31 + (108,30 + 180,50) + 0,30.451,25 = 1078,49 kN;
d’=14,00 cm;

e, = y;i—d' = 0,646 — 0,14 = 0,506 m.

Logo —MCF+P°° (l+ - ) =0~
’ Winf . Ac Winf B
107849 ( 1 0'506) >0 = 1700,22 kN
0,075 0,580 ' 0,075/ = '

7.1.4.3 Estimativa da forca de protenséo

Considerando aproximadamente 25% de perdas totais (10% imediatas e 15%
progressivas), chega-se a forca necessaria aplicada no macaco no instante da protenséo pela

equacéo a sequir.

1700,20
Poo = 0,75.P, - P, > = 2266,96 kN

— 075

A tensdo inicial méxima na pos tracdo para acos tipo RB 190 é dada pela equacdes e

condicdes a seguir.

_ [0.74. fouc=0,74.1900 = 1406,00 MPa
bl =10,82 . = 0,82.1710 = 1402,00 MPa

Adotando-se 18 cordoalhas de @ 12,70 mm (2 cabos com 9 @ 12,70 mm e A, de

15,98 cm?, deste modo tem se os valores a seguir.

P=A = 15,98.140,20 = 2490,31 kN;

- p. Op1

P, =0,90.P, = 0,90. 2490,31 = 2241,28 kN,
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Poo = 0,75.P, = 0,75. 2241,28 = 1867,73 kN.

7.1.4.4 Tracado dos cabos

O tracado dos cabos apresentado na figura 37 foi realizado segundo as
recomendacdes de Carvalho (2012) e o catalogo Concreto Protendido fornecido pela empresa
Rudloff.

Figura 37 — Tracado dos cabos da viga protendida.
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Fonte: autor, 2016.

7.1.5 Perdas imediatas

Os tdpicos a seguir demonstraram os calculos para determinacdo da perda imediata.

7.1.5.1 Perda por atrito cabo-bainha

Segundo Carvalho (2012), como existe a tendéncia do cabo se retificar, havera no
trecho uma acdo deste no concreto, com direcdo radial, onde tais agdes normais provocardo
atrito na direcdo normal. Para determinar o valor da forca de protensdo em uma secdo S

considerando a perda por atrito tem-se a seguinte equacéao.

Fg = Fg, . e~ (1Zatpx)

Onde:
Fs = Tensdo inicial maxima na pos-tracdo em acos RB 190 = 1402,20 MPa;
Coeficiente de atrito aparente entre o cabo e a bainha. Na falta de dados experimentais, pode

ser estimado como a seguir (1/radianos):
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0,50 entre cabo e concreto (sem bainha);

0,30 entre barras ou fios com mossas ou saliéncias e bainha metalica;

0,20 entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica;

0,10 entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica lubrificada;

0,05 entre cordoalha e bainha de polipropileno lubrificada.

f: Desvio parasitario do cabo expresso em radianos por metro linear, onde devido a falta de
dados experimentais adota-se:

=001y - Parap=0,20 - =0,01.0,20 = 0,002 rd/m

Como visto no tépico anterior, a viga foi dividida em 10 se¢des de 1,90 metros, € 0s

valores calculados para Fsa seguir serdo para as se¢fes 0 a 5, uma vez que a viga é simétrica.
Fs (secio 0) = 1402,20 . e=(0:20. 0,00+0,02.000) = 1402,20 MPa;
Fs (secio1) = 1402,20.e7(020. 008+002.190) = 1369 20 MPa;
Fs (secio2) = 1402,20 .e~(020. 016 +002.380) — 1337 87 MPa;
Fs (secio3) = 1402,20.e7(0:20. 024+002.570) = 1306,82 MPa;
Fs (secao 4) = 1402,20 . e=(020. 024+002.7.60) = 1296,92 MPa;
Fs (secio 4) = 1402,20 . e=(020. 024+0,02.950) — 1287,10 MPa;

A tabela 36 a seguir resumi os valores calculos acima, alem de apresentam os demais

dados que foram utilizados para obtencgéo de tais valores.

Tabela 36 — Perda por atrito.

Perda por Atrito Cabo - Bainha

Secdo x(m) Dx(m) «a° Ao ® Ao(rad.) e PP p o poem(Aetby)
So 0 0 0 0 0,00 1,000 1402,20
Sy 1,9 1,9 455 4,55 0,08 0,977 1369,66

Continua...
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...Continuacdo

Sz 19 3,8 4,55 91 0,16 0,954 1337,87
S3 19 5,7 4,55 13,65 0,24 0,932 1306,82
Sy 19 7,6 0 13,65 0,24 0,925 1296,92
Ss 19 9,5 0 13,65 0,24 0,918 1287,10

Fonte: autor, 2016.

7.1.5.2 Perda por deformacéo na ancoragem

Segundo Carvalho (2012), quando se efetiva a ancoragem de um cabo sempre
existira um pequeno retrocesso no cabo esticado, assim gerando uma queda na tensdo no
mesmo.

Para se determinar a perda por ancoragem é necessario ter determinado a perda por
atrito, como estes valores ja foram calculados no topico anterior, os valores resumidos se

encontram na tabela 37 a seguir.

Tabela 37 — Perdas por atrito cabo — bainha.
Perda por Atrito Cabo - Bainha

Secdo Fs= Fo.e APy
So 1402,20
S1 1369,66
Sz 1337,87
S3 1306,82
Sa 1296,92
Ss 1287,10

Fonte: autor, 2016.

Como os valores da perda por atrito sdo pequenos, considera-se o ponto indissociavel
como sendo o Gltimo ponto (se¢do 5 — Ss). A area a ser calculada sera chamada de Q; é dada

pela seguinte equacdo:

_(1402,00 — 1287,10) + (1369,66 — 1287,10) 5

. . .2.190 +
(1369,66 — 1287,10) + (1337,87 — 1287,10)
. .2.190 +
(1337,87 — 1287,10) + (1306,82 — 1287,10)
. .2.190 +
(1306,82 — 1287,10) + (1296,92 — 1287,10)
. .2.190 +

(1296,92 — 1287,10) + (1287,10 — 1287,10)
2

.2.190 = 83751,72 Mpa
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Com a &rea calculada e representada em MPa, a perda por deformacdo da ancoragem

é dada pelas equagdes a seguir.
Para encurtamento no cabo (AL) = 6,00 mm e E, = 200 GPa, tem se a seguinte

equacao:

Q, = AL.E, > 0, - 0,60.200000 > 83751,72 - OK

Por fim:

Q, = Ao .Dx (ponto analisado) + Q; = AL.E; -
Q, = Ac.950 + 83751,72 = 0,60.200000 — Ac = 38,16 MPa

Com o valor da perda por deformacdo da ancoragem conhecido, a determinagéo da

tensdo em um ponto é dada por:

Op,s = Op,s — (2. (O'p’s — 1287,10) + Ao)
Desta maneira, para as se¢des analisadas as equacdes sdo demonstradas abaixo.
Opo00 = 1402,20 — (2.(1402,20 — 1287,10) + 38,16) = 1133,85 MPa;
Op1,00 = 1369,66 — (2.(1369,66 — 1287,10) + 38,16) = 1166,39 MPa;

= 1337,87 — (2.(1337,87 — 1287,10) + 38,16) = 1198,18 MPa

0p,3,80
Op,s,70 = 1306,82 — (2.(1306,82 — 1287,10) + 38,16) = 1229,23 MPa;
Op7,60 = 1296,92 — (2.(1296,92 — 1287,10) + 38,16) = 1239,13 MPa;

Oposo = 1287,10 — (2.(1287,10 — 1287,10) + 38,16) = 1248,95 MPa;

Com os valores conhecidos, a tabela 38 e o grafico 3 a seguir resumem os valores de

perda por atrito e deformac&o na ancoragem, e o grafico ilustra tais valores.
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Tabela 38 — Resumo dos valores calculado acima referentes a perda por atrito e deformacdo na ancoragem

X(m) Trecho Tensdo atrito (MPa) Tensdo final (MPa)
0,00 So 1402,20 1133,85
1,90 S 1369,66 1166,39
3,80 S; 1337,87 1198,18
5,70 S3 1306,82 1229,23
7,60 Sy 1296,92 1239,13
9,50 Ss 1287,10 1248,95

Fonte: autor, 2016.

Gréfico 03 - Resumo dos valores calculado acima referentes a perda por atrito e deformagdo na ancoragem
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Fonte: autor, 2016.

7.1.5.3 Perda por deformacéo imediata

De acordo com a norma NBR 6118 (ABNT, 2014) a perda média de tensdo de
protensdo devido a relaxacdo do aco de protensdo é calculada pela equacao a seguir.

Ap- (ch + O'cg). (n—1)
Aa, =
2.n
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Onde:

n: nimero de cabos;

Abaixo serd detalhado o dimensionamento da perda média de tensdo de protenséao
para a secdo 0 da viga, uma vez gque para as demais secdes se aplica 0s mesmos métodos.

Para se determinar a perda pode deformagdo imediata é necessario antes se
determinar a tensdo inicial no concreto ao nivel do baricentro da armadura de protensdo
devido a protensdo simultanea dos cabos (c¢p) € a tensdo, devida a carga permanente

mobilizada (o). Para determinar tais valores tem-se as equagdes a seguir.

P, + enc Py + enc.ey?
+
Ac I,

Protenséo devido a protensdo dos cabos » o, =

Substituindo para os valores referentes a secdo 0 a equacdo fica da seguinte maneira.

17,76. (338% 17,76. A1338%) (01332
_ — 421MP
Ocp 0,58 + 0,048 Sl

Mg, + e

- . _ _8 b,
Protensdo devido a carga permanente - 0.4 = —1
C

Substituindo para os valores referentes a secdo 0 a equacdo fica da seguinte maneira.

040133
%= To048

Com os valores das tensGes acima conhecidos, determina-se a perda média de tensdo

de protenséo devido a relaxagéo do aco.

200000
(S3000)- (421 +0).(2— 1)

> 5 = 6,35 MPa

Aopec =
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Com o valor acima conhecido determina-se a tensdo no concreto considerando a tal

perde.

00 = sat+enc+ee = (Par + €nc) — (Aop,ec) -

- 1133,85 — 8,47 = 1127,50 MPa
Deste modo € determinada a porcentagem de perda imediata na secéo O.

berda imediata = 110220112750 _ o
erda imediata = 1402,20 = ’ 0

A tabela 39 a seguir apresenta os valores referentes as demais secOes da viga

utilizando as equages apresentadas acima para a secao 0.

Tabela 39 — Perdas de protensdo imediatas na viga de concreto protendido.

So S, S, S S, Ss

x (m) 0,00 1,90 3,80 5,70 7,60 9,50

d' (m) 0513 0389 0264 0147 0105 0,105

e, (M) 0133 0257 0382 0499 0541 0,541
Mg1(kN.m) 0 23555 41876 549,62 628,14 654,31
Gatrenc (MPa) 1133,85 1166,39 1198,18 122923 1239,13 1248,95
Natrene (KN) 2013,72 207152 2127,97 218312 2200,69 221813

Geg (MPa) 0,00 1,26 3,32 5,69 7,05 7,34

oep (MPa) 4,21 6,40 10,10 15,03 17,15 17,29

Apee (MPa) 6,35 7,77 1024 1410 1524 15,00

60 = Gatrenc+ee(MPa) 1127,50 1158,62 1187,94 1215,13 1223,89 1233,94

% Perdas imediatas 1959% 17,37%  15,28%  13,34% 12,72%  12,00%
Fonte: autor, 2016.

7.1.6 Perdas progressivas

As perdas de protensédo, decorrentes da fluéncia e retracdo do concreto e relaxacao do
aco de protensdo, podem ser estimadas por meio da seguinte expressao.

Como esses calculos sdao complexos, foi utilizado uma planilha para se determinar o0s
valores dos coeficientes de fluéncia e retracdo. A determinacdo da fluéncia e dada pela tabela

40 e a determinacéo da retracéo pela tabela 41 a seguir.
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Dados de entrada

Dt o
Temperatura Média (°C) (digfél) (0
20 21,17
fok (MPa). 35
Idade Inicial (dias). 28
Idade Final (dias). 10000

Endurecimento Lento (CPIll e CP IV) -a=1,0.

Fluéncia Retracdo

Ci-lr-r:re)gtge- 3 Endurecimento Normal (CPle CP Il) -a = 2,0. 10 10
Endurecimento Rapido (CP V-ARI) - a = 3,0. ’ ’
Umidade Relativa do Ar Uy (%). 72
Abatimento do Tronco de Cone - Slump Test - (cm). 8,0
Area da Secdo Transversal (cm?). 5800
Perimetro em contato com ar (cm). 390
Coeficiente de fluéncia do concreto.
to - (Idade ficticia do concreto, em dias). 20
s - (coeficiente em funcdo do tipo de cimento). 0,380
b1 - relagéo entre foj/fex. 1,000
b1y - relagdo entre feyj/fex 1,462
f, - Coeficiente de fluéncia rapida. 0,253
g - coeficiente para determinacdo da espessura ficticia. 1,549
hsic (M) - espessura ficticia da peca. 0,461
J1c - coeficiente que depende de U, e consisténcia do concreto. 1,930
J2c - coeficiente que depende de espessura ficticia da peca. 1,333
J5, - Valor final do coeficiente de deformacdo lenta irreversivel. 2,573
A 313,70
B 892,5064
C 668,3389
D 12180,308
Ba(t)- coeficiente relativo a deforma(;,éo lenta reversivel, funcdo do tempo (t-to) 0.995
decorrido apds o carregamento. ’
B(to) - coeficiente relativo a deformacdo lenta irreversivel, funcdo da idade do 0292
concreto. :
Be(t) - coeficiente relativo a deformac&o lenta irreversivel, funcdo da idade do 0.967
concreto. :
Jax - valor final do coeficiente de dgformagéo lenta reversivel que é considerado 0.400
igual a 0,4. '
o(t,to) - Coeficiente de fluéncia entre os instantes to e t. 2,388

Fonte: FARIA, 2016.



117

Tabela 41 - Determinag&o da retracéo.

Retracdo do concreto
10 &4 - coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e da

A - 4,818
consisténcia do concreto
10 &5 - coeficiente dependente da espessura ficticia da peca 0,787
10 ecsy - retracdo do concreto, do tempo 0 ao tempo ¥ -3,792
A 40
B 48,043
C 36,890
D 338,509
E 107,762
Bs(to) - coeficiente relativo a retragdo, no instante to 0,081
Bs(t) - coeficiente relativo a retracdo, no instante t 1,000
&cs (t,10) - valor da retragéo entre os instantes ty e t (%0) - 0,349

Fonte: FARIA, 2016.

Com os valores de ¢ (t, to) e & (t, tp) conhecidos sdo calculadas as perdas
progressivas referentes a fluéncia, retragéo e relaxagéo.

As equacOes a seguir apresentam os calculos necessarios para obtencédo de tais perdas
referentes a secdo 0 da viga.

A primeira equagdo é utilizada para se determinar da perda de protensdo devido a

retragdo isolada (Ao (t, to)).
AGS (t, to) == SCS (t, to) . Ep

Onde:
&cs (1, to): valor da retracdo entre os instantes to e t (%0);
Ep: 200000 MPa.
Substituindo pelos valores acima a equacéo é dada abaixo.

Ao, (t.tg) = 0,349, 200990 _ 5 70 MP
s Wbto) = U3%2- =000 = 7 a

A segunda equacdo determina a tensdo no concreto ao nivel do centro de gravidade

da armadura devido as agdes permanentes (ccgp). A equagao € dada a seguir.

_&_{_ Np.eZ_Zngi
Ocgop = 1 1
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Substituindo a equacao acima pelos valores referentes a se¢do 0 da viga, a equacao é
dada abaixo.

_17,76. 1127,50 N (17,76 .1127,50).0,1332 0
Ocgp = 0.58 0,048 0,048

.0,133 = 3,45 MPa

A terceira equacéo é referente a perda de protenséo devido a fluéncia isolada causada
pelo momento atuante no centro de gravidade devido a carga permanente
Aoy (1, 10).

Aoy (t,tg) = Ocgp- @ (L, o). ap

Substituindo a equacdo acima pelos valores referentes a se¢do 0, a equacdo é dada

abaixo.

MG, () = 3,45.2,38.—2000 _ 4976 MP
Opcibto) = %9539 33150,05 a

A quarta equacdo a seguir tem a funcdo de determinar o coeficiente referente a

intensidade da relaxagdo pura do aco (y (t, tg)). Assim temos o seguinte modelo de célculo:

AO_pr (t: to)

pi

1.|J(t, tO) =

Onde:
Ao (t, to): perda de tensdo por relaxagdo pura desde o instante do estiramento da armadura até
0 instante t a se considerar;

opi: tensdo na armadura de protenséo no instante de seu estiramento.

De acordo com Carvalho (2012), para efeito de projeto, considera-se a relaxagéo de
fios e cordoalhas apds 1000 horas a 20°C (y1000) € para tensdes entre 0,50 e 0,80 f,u nédo deve
ultrapassar os valores dados nas normas NBR 7482 (ABNT, 2008) e NBR 7483 (ABNT,

2008). Para 1900 0S valores podem ser adotados se acordo com a tabela 42 a seguir.
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Tabela 42 — Valores de ;g para as cordoalhas.

Cordoalhas Fios
Tensao inicial RN RB
0,50 fou 0 0 0 0
0,60 fou 3,50 1,30 2,50 1,00
0,70 fou 7 2,50 8,50 3,00
0,80 fyi 12 3,50 8,50 3

Fonte: CARVALHO, 2012.

Calculando a perda por relaxacdo na secdo O da viga em analise tem-se que
inicialmente o nivel de tensdo é dado pela relagdo a seguir.

R = 2O
fptk

Assim tem-se 0 seguinte valor para o nivel de tensédo no cabo:

_1127,50

000 ~ 0°93

Interpolando o valor acima com os valores da tabela 42, a situacdo a seguir determina

o valor de y1000. O valor que se deseja encontrar ¢ k.

1127,50 k-0 0,593 —-0,50
1900 "1,30—-0 0,60 — 0,50 °

Y1000 = k=1,214

Com o valor de k conhecido, calcula-se o valor de .,

Weo = W(t t) = 2,50 .Wy000 = 2,50.1,214 = 3,036 (%)

Com o valor de v, (v (t, t)), tem-se a quarta equacéo da seguinte maneira.

Ao, (t,tg) 3,036 Aoy (ttg)
N _

t’t = =
V(tto) Opi 100~ 1127,50

- Aoy (L, ty) = 34,23 Mpa

A quinta equacdo é referente ao coeficiente de fluéncia do ago relacionado com o

coeficiente de retracdo do ago no instante t para cara protensdo e carga permanente
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mobilizada no instante t, Para os valores referentes a secdo O da viga, temos a seguinte

equacéo e valores.

3,036
x(tty) = —In[1 —Y(tty)] = —In [1 ~ 100 ].100 = 3,083 (%)

A sexta equacdo é referente ao coeficiente que correlaciona a resisténcia do concreto

em um tempo t com o valor de f. (resisténcia a compresséo do concreto aos 28 dias).

B= Xp T Xc-0p .M. Pp

Onde:

=14y (4t —1+3’083—1031-
Xp_ X(' 0)_ 100 I )

Xe =14 0,50.0(tty) > 1+0,50.2,38 =2,194;

200000

ap = = 6,037 MPa;
33150,05
1+ Z(AC) 1+01332( ' ) 1,212
= e\ = ) . = ) y
L 1 0,048
_Ap 2. 8,88_0003
Pp=Ac” Ts5800

Substituindo a equacao principal (sexta equacédo), tem-se 0s seguintes valores:
B= 1,031+ 2,194.6,037.1,212.0,003 = 1,080

Com o valor de § conhecido, ¢ determinado a perda progressiva de protensdo para a

secdo 01 da viga protendida pela equacdo a segui:

Ao (t,tg) + Aoy (6, tg) + Aoy (L, to)
ﬁ
B
69,70 + 49,76 + 34,23

Aop(t, ty) = 1080 = 142,31 Mpa

AGp (t, to) ==
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Conhecido o valor da perda progressiva é determinado o valor da tensdo final no

tempo infinito.

APe = Op = sattenciee — A0p(t te) = 1127,50 — 142,31 = 985,19 MPa

Desde modo é possivel determinar a perda total na secdo 0 da viga protendida.

1402,20 — 985,19
Perda total (%) = 120220 .100 = 29,74%

A tabela 43 a seguir apresenta os valores referentes as demais secGes da viga

utilizando os mesmos métodos utilizados e detalhados acima para a se¢éo 0.

Tabela 43 — Perdas de protensdo totais na viga de concreto protendido.

So S1 S S3 S4 Ss

ops (MPa) 69,70 69,70 69,70 69,70 69,70 69,70
opo (MPa) 1127,50 1158,62 1187,94 1215,13  1223,89 1233,94

e, (M) 0,133 0,257 0,382 0,499 0,541 0,541
Mg (KN.m) 0,00 235,55 418,76 549,62 628,14 654,31
Np.o (KN) 2002,44 2057,71 2109,78 2158,07 2173,62 2191,48

Ocgp (MPa) 3,45 3,87 4,90 6,56 7,56 7,75
Aoy (MPa) 49,76 55,78 70,68 94,53 108,96 111,69

0p,0of otk 0,593 0,610 0,625 0,640 0,644 0,649

¥1000 (%) 1,214 1,418 1,603 1,775 1,830 1,893

Y. (%) 3,036 3,544 4,007 4,436 4,575 4,733

Aoy, (MPa) 34,23 41,06 47,60 53,91 55,99 58,41

A(eo,10) (0) 3,083 3,608 4,089 4,538 4,682 4,849

Yo 1,031 1,036 1,041 1,045 1,047 1,048

% 2,194 2,194 2,194 2,194 2,194 2,194

o 6,037 6,037 6,037 6,037 6,037 6,037

N 1,212 1,793 2,754 3,994 4,520 4,520

pp 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003 0,003

B 1,080 1,109 1,153 1,207 1,230 1,232
Ap(oi0) (MPa) 142,31 150,20 163,10 180,67 190,75 194,68
Op (MPa) 985,19 1008,42 1024,84 1034,46  1033,13  1039,27

% Perdas Totais 29,74% 28,08% 26,91% 26,23% 26,32% 25,88%
Fonte: autor, 2016.
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7.1.7 Resumo — Perdas imediatas e progressivas

A tabela 44 a seguir resumi os valores referentes as tensdes e as perdas calculados

acima para as perdas imediatas e progressivas.

Tabela 44 — Resumo das perdas de protensdo na viga protendida.

So S1 Sz Ss Sy Ss
cp,i (MPa) 1402,20
op0 (MPa) 1127,50 1158,62 1187,94 1215,13 1223,89 1233,94
Gp.(MPa) 985,19 1008,42 1024,84 1034,46 1033,13 1039,27
% Perdas Imediatas 19,6% 17,4% 15,3% 13,3% 12,7% 12,0%
% Perdas Progressivas 10,1% 10,7% 11,6% 12,9% 13,6% 13,9%
% Perdas Totais 29,7% 28,1% 26,9% 26,2% 26,3% 25,9%

Fonte: autor, 2016.

7.1.8 Verificacdes para o ELS de fissuracao

Segundo Carvalho (2012), a verificagdo de fissuracdo é feita através do controle das
tensdes normais no concreto.

As verificagbes sdo feitas para o tempo zero (verificacdo em vazio - ruptura), para
combinacdo das agdes quase permanente (ELS-D-Estado limite de descompressdo), para
combinacéo de acgdes frequentes (ELS-F- estado limite de formac&o de fissuras).

A seguir serdo detalhadas tais verificacdes para a secdo 0 da viga protendida em

analise.
7.1.8.1 Verificacdo de ruptura no tempo zero (verificagdo em vazio)

Para iniciar a verificacdo em vazio é necessario determinar os limites para tensdes,

como se Vvé nas equacdes abaixo.
Limite para compressao = 0,70 .fC]- =0,70.28 = 19,6 MPa
Limite para tracao = 1,20 .fct]-‘m =1,20. 0,30. 1282 = —3,32 MPa

A equacdo a seguir demonstrara o valor da tensdo na borda inferior.
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N M

M
—_p, "p_ &l
%= AtTW W
Onde:
. ) 1127,50
Ny, =n de cabos .area de acgo . Ospo = 2.8,88 ST = 2002,77 kN;

M, = e,.N, = 0,133.2002,77 = 265,70 kN.

Substituindo os valores acima na equacao da tensdo inferior tem-se:

_2002,77 265,70
%= "058 ' 0075

kN
+0 =7013,89— = 7,01MPa
cm

Comparando a tensdo na borda inferior de célculo com a tensdo resistente é possivel

verificar se a condi¢do de compressao foi atendida.
o; > Tensdo limite no concreto a tragdo — 7,01 > —3,32 = Condigdo OK

A seguir serd feito a determinacdo da tensdo na borda superior através das seguintes

equacoes:

Z

P
A

Substituindo os valores na equacao se tem a tensdo na borda superior.

Np Mp Mg 200277 26570 . KN _
AW, W, 058 o158 7 emz U0

o

05 =

Comparando a tensdo na borda superior de calculo com a tenséo resistente é possivel

verificar se a condi¢do de compressao foi atendida.

05 < Tensdo limite no concreto a compressdo — 1,77 < 19,60 — Condigdo OK
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A tabela 45 a seguir apresenta os valores referentes as verificagdes feitas acima para
as demais se¢0es da viga.

Tabela 45 — Resumo dos valores referentes a verificagdo de ruptura no tempo zero.

Mp=0) + Mg1 So S1 Sz S3 S4 Ss
650 (MPa) 1127,50 1158,62 1187,94 121513 122389 1233,94
ep (M) 0,133 0,257 0,382 0,499 0,541 0,541
Np=0) (KN) 2002,44 2057,71 2109,78 2158,07 2173,62 2191,48
M(t=0) (KN.m) 265,70 528,19 80528 1076,21 117525 1184,91
Mgz (KN.m) 0,00 23555 418,76 549,62 628,14 654,31
Borda  Catuante (MP3) 1,77 1,70 1,20 0,39 0,29 0,43
Superior  Verificagio Ok! Ok! Ok! Ok! Ok! Ok!
Borda Oatuante (MPa) 7,01 7,47 8,82 10,78 11,08 10,89
Inferior  Verificagéo Ok! Ok! OkK! Ok! Ok! OkK!

Fonte: autor, 2016.

7.1.8.2 Verificacgdo de fissuracdo — ELS-D- Combinacéo das a¢cdes quase permanentes
Para iniciar a verificacdo de fissuracdo no ELS-D é necessario determinar os limites
para tensdes, como se V& nas equacles abaixo. A verificacdo sera feita para a secdo 0 da viga
protendida.
Limite para compressdo = 0,70 .f; = 0,70 .35 = 24,50 MPa
Limite para tracao = 0 MPa

A equacdo a seguir demonstrara o valor da tensdo na borda inferior.

N Mp Mg1+g2+g3 .

Oj (momento maximo) —
( dximo) = “A" T w,

=}

P Mg1+g2+g3 + LIJZ- Mq .

M
W W w7

N
Oj (momento minimo) = K +

Onde:

)

N, =n° de cabos .area de acgo . Ope = 2.8,88. = 1749,69 kN;
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M, = e,.N, = 0,133.1749,69 = 232,17 kN.

Substituindo os valores acima na equacao da tensdo inferior tem-se:

1749,69 232,17
Oj (momento maximo) = 058 0075

0 = —-0,099 MPa;

1749,69 232,17
Oj (momento minimo) = 058 + 0.075 —0+0=6,13MPa

Comparando a tensdo na borda inferior de calculo com a tensdo resistente é possivel

verificar se a condi¢do de compressao foi atendida.

o; > Tensao limite no concreto a tragao — 6,13 < 24,50 = Condi¢ao OK

A equacéo a seguir demonstrara o valor da tensao na borda superior.

% + Mg1+g2+g3 + qJZ- Mq ;
Ws Ws Ws

N
Os (momento méaximo) = K

Np _ Mp Mg1+g2+g3 _ llJZ- Mq

Os (momento minimo) = ~5~ WS + Wi W

Onde:
985,19

Np, =n° de cabos .area de ago . Ope = 2.8,88. = 1749,69 kN;

M, = e,.N, = 0,133.2299,29 = 232,17 kN

Substituindo os valores acima na equacdo da tensdo inferior tem-se:

1749,69 232,17
Oj (momento maximo) — 058 - 0158 + 0+ 0= 1,55 MPa;

1749,69 232,17
Oj (momento minimo) = 058 — 01tg

—0+0=1,55MPa
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Comparando a tensdo na borda inferior de célculo com a tensdo resistente é possivel

verificar se a condi¢do de compressao foi atendida.

0 > Tensdo limite no concreto a compressdao — 1,55 > 0 — Condicao OK

A tabela 46 a seguir apresenta os valores referentes as verificagOes feitas acima para

as demais se¢0es da viga.

Tabela 46 - Resumo dos valores referentes a verificacéo de fissuracdo — ELS-D- Combinacédo das acBes quase

permanentes.
Mg+ MP(tao(o;\l +r;I;2.(|).quaX S, S, S, Ss S, Ss
Gy (MPQ) 985,19  1008,42 1024,84 1034,46  1033,13  1039,27
e (M) 0,133 0,257 0,382 0,499 0,541 0,541
Np =0y (KN) 1749,69  1790,96  1820,12 1837,20 1834,84 184574
M=oy (KN.m) 232,17 459,72 694,72 916,19 992,08 997,97
M (KN.m) 0,00 339,52 60359 79221 90539 943,11
¥2.0.M;™ (kN.m) 0,00 48,74 86,64 113,72 129,96 135,38
Borda  Oawane (MPA) 1,55 2,64 3,11 3,10 3,44 3,69
Superior  Verificagio Ok! Ok! Ok! Ok! Ok! Ok!
Borda  Oawane (MPa) 6,13 1,75 1,26 1,72 1,13 0,64
Inferior  Verificacéo Ok! Ok! Ok! Ok! Ok! Ok!

Fonte: autor, 2016.

7.1.8.3 Verificacgdo de fissuracdo — ELS-F- Combinacdo das acOes frequentes

Para iniciar a verificacdo de fissuracdo no ELS-F € necessario determinar os limites

para tensdes, como se V& nas equacOes abaixo. A verificacdo sera feita para a secdo 0 da viga

protendida.

Limite para compressao = 0,70 .f, = 0,70 .35 = 24,50 MPa;

Limite para tragdo = f., =

Oj (momento maximo) —

—0,30.3/352 = 3,21 MPa

A equacéo a seguir demonstrara o valor da tensao na borda inferior.

Mg1+g2+g3

W
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Np Mp Mgiigoigzs  W2.Mg
Oj (momento minimo) = K + W — W + W
: i i

1

Onde:
985,19

Np, =n° de cabos .area de aco . Ope = 2.8,88. = 1749,69 kN;

M, = e,.N, = 0,133.1749,69 = 232,17 kN.

Substituindo os valores acima na equacao da tenséo inferior tem-se:

1749,69 232,17
O (momento méaximo) — 058 0075

0 =-0,099 MPa

1749,69 232,17
Oi (momento minimo) = 058 + 0075 0+0=26,13 MPa

Comparando a tensdo na borda inferior de calculo com a tensdo resistente é possivel

verificar se a condicdo de compressao foi atendida.

o; > Tensao limite no concreto a tragao — 6,13 < 24,50 = Condi¢ao OK

A equacdo a seguir demonstrara o valor da tensdo na borda superior.

Np Mp Mg1+g2+g3 lIJz- Mq
Os (momento maximo) — K - W + W + W ’
s s s
I\Ip lv[p Mg1+g2+g3 lIJZ- Mq
Os (momento minimo) — K - W + W, - W,
s s s
Onde:
B 985,19
N, =n° de cabos .area de ago . Opw = 2.8,88. 10 = 1749,69 kN

M N, = 0,133.1749,69 = 232,17 kN.

p=ep.

Substituindo os valores acima na equacao da tenséo inferior tem-se:
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1749,69 232,17
Oj (momento maximo) — 058 - 0158 + 0+ 0= 1,55 MPa;

1749,69 232,17

Oj (momento minimo) = 058 - 0.158 —0+0=1,55MPa.

Comparando a tensdo na borda inferior de célculo com a tensdo resistente é possivel

verificar se a condicdo de compressao foi atendida.

o5 > Tensao limite no concreto a compressao — 1,55 > —3,21 = Condig¢do OK

A tabela 47 a seguir apresenta os valores referentes as verificagfes feitas acima para

as demais se¢des da viga.

Tabela 47 - Resumo dos valores referentes a Verificagdo de fissuragcdo — ELS-D- Combinacéo das a¢des quase
permanentes.

Mg + Mp(esr) +

W10 Mg™ (KN.m) So S1 S; S3 Ss Ss
Gper (MPa) 08510 100842 102484 103446 103313 103927
e, (M) 0,133 0257 0,382 0499 0541 0541
Nrg=0) (kN) 174969 1790,96 1820,12 1837,20 183484 184574
Mo (KN.m) 23217 459,72 69472 91619 992,08 997,97
My (kN.m) 0,00 33952 60359 792,21 90539 943,11
W0 Mg™ (kN.m) 0,00 6498 11552 151,62 17328 180,50
Borda ‘(’I\j;‘g;‘)e 1,55 2,74 3,29 3,34 3,71 3,98
Superior G ificacio  OK! Ok! Ok! Ok! Ok! Ok!
Borda ‘(‘I\jl“g;‘)e 6,13 4,29 3,31 3,35 2,59 2,0
Inferior ~Gerificacio  OK! OKi OKi Ok OKi Ok

Fonte: autor, 2016.
7.1.9 Dimensionamento no Estado limite ultimo-ELU

Para o célculo no dimensionamento no ELU é necessario conhecer o posicionamento

da linha neutra. A seguir serdo apresento as equacdes para tal determinacéo.

My _ 1,40.1394,36.100

by . d?. f,q B . 3,50
w «200.(95-1050)%. 755

KMD = = 0,0550
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Para o valor de Kyg = 0,0550, tem se o valor de K, dado pela a equacdo abaixo:

Kma = 0,68.Ky — 0,272 .K,% > 0,055 = 0,68.0,055 — 0,272 .(0,055)% - K, = 0,083

Com o valor de Ky é possivel determinar a posicdo da linha neutra através da

equacéo abaixo.

y =0,80.K;.h =0,80.0,055.95 = 4,18 cm — Linha neutra na mesa.

Como a linha neutra esta na mesa, ndo sera considerado o momento resistido pelas
abas (M;), desta maneira 0 momento sera resistido apenas pelo elemento retangular da secéo
T em anélise (My).

Com os valores acima é determinado os valores limites de deformag&o no ago, no
concreto, no aco protendido, a deformacdo especifica no aco e a tensdo na armadura. Tais
valores podem ser vistos abaixo.
€c°/000= 0,907,
£5°/ 000= 10,00;

1027,50
200000

€p°/000= 2. 1000 = .1000 = 5,137;
p

€°/000= €°/000t €p°/000= 10,00 + 5,137 = 15,137;
Tensdo na armadura = 0pq = €°/00 - 100 = 1513,70 MPa.

Com o valor da tensdo conhecida, a equacdo a seguir determina a area de ago

necessaria para a secdo viga em analise.

M, M, 1,40.1394,36.100
0+

= + =
p
(a- %) 0pg  (KB-d-0pa (1 - 0,40.0,055). (95 — 10,50).

— 2
151370 = 15,60cm

10

Ao se analisar o valor acima é possivel perceber que a area de ago utilizada nas
verificagcGes foi maior do que a area de aco calculada (17,76>15,60), desta maneira a viga
protendida dimensionada esta dentro de todos os pardmetros normativos tanto para o ELS,
quanto para 0 ELU, e ndo sera necessario alterar nenhuma de suas dimensdes geomeétricas ou
parametros iniciais.

A tabela 48 a seguir apresenta os valores referentes ao dimensionamento no ELU

para todas as sec¢Oes da viga protendida.



Tabela 48 — Resumo dos valores referentes ao dimensionamento da viga protendida no ELU.
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Armadura Ativa COM Aderéncia

So Si Sz S3 Sy Ss
Mg (KN.m) 0,0 702,8 1249,3 1639,8 1874,0 1952,1
d' (m) 0,513 0,389 0,264 0,147 0,105 0,105
op,© (MPa) 985,19 1008,4 1024,8 1034,5 1033,1 1039,3
Ma (I_<N.m) - MF 2307,8 3098,3 3895,1 4641,0 4908,8 4908,8
resist. Mesa
Verificacdo posicao LN na LN na LN na LN na LN na LN na
da LN Mesa Mesa Mesa Mesa Mesa Mesa
Mgz (KN.m) 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
Mgz (KN.m) 0,00 702,76 124935 1639,77 1874,02 1952,11
b (m) 2,00 2,00 2,00 2,00 2,00 2,00
Kmad 0,000 0,045 0,053 0,051 0,052 0,055
Ky 0,000 0,067 0,081 0,077 0,080 0,083
Verificagao Ky Ok! Ok! Ok! Ok! Ok! Ok!
K, 1,000 0,973 0,968 0,969 0,968 0,967
ec (%) 0,000 0,724 0,878 0,836 0,866 0,907
es (%0o) 0,00 10,00 10,00 10,00 10,00 10,00
ep (%) 4,926 5,042 5,124 5,172 5,166 5,196
et (%) 4,926 15,042 15,124 15,172 15,166 15,196
6pd (MPa) 1057,60 1506,68 1507,02 1507,22 1507,19  1507,32
A, (cm?) 0,00 8,54 12,49 13,98 15,20 15,85
Num
Cordoalhas/Cabos 0.0 10 2,0 2,0 2,0 2,0

Fonte: autor, 2016.

7.1.10 Dimensionamento e verificacdo da armadura transversal

De acordo com Carvalho (2012), a resisténcia de uma peca em uma determinada
secdo transversal sera satisfatoria quando forem atendidas simultaneamente as seguintes
condicdes:

1° condicao — Vgq < Vryy;

2° condicdo — Vg, = Vgq — V¢

Onde:

Vq: forga cortante de célculo na secdo;

Vre2: forca cortante resistente de célculo, relativa a ruina das diagonais comprimidas de
concreto, de acordo com os modelos de calculo 1 e 11 da norma NBR 6118 (ABNT 2014);
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Vraz=Vc + V. € a forga cortante resistente de calculo, relativa a ruina por tracdo diagonal;
V.: parcela de forca cortante absorvida por mecanismos complementares ao de trelica;
Vsw: parcela de forca cortante resistida pela armadura transversal, de acordo com os modelos
de calculo I e Il da norma NBR 6118 (ABNT 2014).

Tente como ponto de partida as condi¢cbes acima, abaixo serd detalhado o
dimensionamento da armadura transversal serd detalhado apenas para a se¢do 02 da viga,
onde para tal dimensionamento faz se necessario conhecer os dados que serdo utilizados nas

equacOes. A tabela 49 abaixo apresenta tais dados, referentes a se¢cdo 02 da viga.

Tabela 49 — Dados necessarios para verificagdo da viga ao cisalhamento.

Sz

x (m) 1,90

q (kN) 30,90

Msg (KN.m) 702,8
Op,(MPa) 1008,42

a° 4,55

cosa°® 1,00

sen o ° 0,079

e (m) 0,257

d' (m) 0,389

A, (cm2) 17,76

Fonte: autor, 2016.

Com os valores na tabela 49 acima é possivel determinar os esforcos de protenséo,

gue serdo considerados no alivio do cortante e na descompressao.

P = Opteoo -Ap = 1008,42.2.8,88 = 1790,96 kN;

N = 0pt=co - Ap . €05 4,55° = 985,19.2.7,88.0,997 = 1785,31 kN;

M =N.e=1790,96.0,257 = 458,27 kN.cm

Com os valores acima é determinado o valor de Vg levando em conta o efeito da

protensdo e da flexdo composta. A equacéo é vista a seguir.

Vsq = 1,40.V5 — 0,90 .P.sena = 1,40.234,84 — 0,90 .1790,96.0,079 = 200,91kN
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A seguir segue a verificacdo do esmagamento da biela de concreto.

VRdZ,l = 0,27 . Oy 'de bW .d= 0,27

35
Uy = 1_ﬁ: 0,86

Substituindo os valores referentes a viga protendida tem-se a seguinte equacao.

35000
Vraz = 0,27.0,86 .1—40.0,35. (0,95-10,389) = 1139,81 kN

Analisando os valores acima tem que para a primeira condi¢ao:

1° condicdo - Vyq < Vrgz

160,64 < 1139,81 — Condic¢ao atendida
A seqguir serd verificado a segunda condicéo

V.o = 0,60.f4q.by .d = 0,60.1604,98.0,35 . (0,95 — 0,389) = 189,08 kN;

W (N N.e)_ 0075 (1785,31+1785,31.0,257
At w7 U 0,58 0,075

) = 687,92 kN.m

Com os valores acima é determinado o valor de V. pela equacédo abaixo.

687,92
702,80

M,
Msd

Vv, = vco.(1 + ) = 189,08.(1 + ) = 374,16 kN

Conhecido o valor de V. sera verificado a segunda condicao.

2° condicdo — Vg, = Voq — Vg

Vsw = 200,91 — 374,16 = —173,25<0
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Como o valor de Vs, é menor que 0, ndo existe a necessidade de armadura, a ndo ser
a minima.

A taxa geométrica referente a area de aco da armadura transversal ¢ dada pela
equacao a sequir.

fCtI'Il

Pswa,min = 0»20-{;
ywk

Onde:
f.om = 0,30. S/fgk =0,30.3/352 = 3,21 MPa;

a: inclinacdo da armadura transversal em relacdo ao eixo longitudinal da pega;
fywk: valor caracteristicos da resisténcia ao escoamento do ago da armadura transversal.

Substituindo a equacdo tem-se o valor da taxa geométrica de armadura.

fctm )

1
) =0,00128 cm?/cm

—>0,20.<500

Psw90,min = O'ZO-f
ywk

Conhecido a taxa de armadura e determinado o didmetro da barra transversal é
determinado o espacamento entre estribos. Adotando que o diametro da barra transversal é de

@8,00mm tem que a equacéo a seguir.

ASW
. S. sena

Psw90,min = by,
Onde:
A érea de aco da secdo transversal dos estribos;
bw: largura média da alma;
s: espacamento entre estribos medido a partir do eixo longitudinal da peca.

Substituindo a equacao acima tem-se:

, (0,807
- 732

= 50,00128 = ——~———~
Pswoomin = {7 sen90 35,00. 5. 1

- s=22,37cm
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Adotando um espagamento de 20,00 cm e didmetro da barra transversal é de

@8,00mm tem-se que a taxa geométrica real referente a armadura transversal é de:

. 0,802
Asw = s = 0,00144 cm?/cm
by.s.sen90 3500.20.1

Psw90,min =

A tabela 50 a seguir apresenta os valores calculados acima para as demais secOes da

viga protendida em desenvolvimento.

Tabela 50 — Resumo dos valores referentes a verificagio da viga protendida ao cisalhamento.

Dados So S S, S3 S4 Ss
x (m) 0,00 1,90 3,80 5,70 7,60 9,50
q (kN) 30,9
Msg (KN.m) 0 702,8 1249,36 1639,82 1874,04 1952,16
op,o(MPa) 985,19 1008,42 1024,84 1034,46 1033,13 1039,27
o° 0 4,55 4,55 4,55 0 0
cosa ® 1,000 0,997 0,997 0,997 1,000 1,000
sen o ° 0,000 0,079 0,079 0,079 0,000 0,000
e (m) 0,133 0,257 0,382 0,499 0,541 0,541
d (m) 0,513 0,389 0,264 0,147 0,105 0,105
Ap (cm2) 17,76
P (kN) 1749,69 1790,96 1820,12 1837,20 1834,84 1845,74
E;:gtrgr?:ége N (kN) 174969 178531 181438 183141 183484 184574
M (KN.m) 232,17 458,27 692,53 913,31 992,08 997,97
Vs(kN) 293,55 234,84 176,13 117,42 58,71 0,00
Vsa (KN) 410,97 200,91 116,63 33,22 82,19 0,00
Olv2 0,860
Ve (KN) 887,87 1139,81 1393,78 1631,50 1716,83 1716,83
Y Vey<Vemaa Ok Ok Ok Ok Ok Ok
fora (KN/M?2) 1604,98
Vo (KN) 147,29 189,08 231,21 270,65 284,80 284,80
Mo (KN.m) 457,23 687,92 925,92 1148,88 1228,10 1235,39
V. (kN) 147,29 374,16 402,57 460,27 471,44 465,04
Vsw (KN) 263,68 -173,25 -285,94 -427,05 -389,25 -465,04
As. Transversal Célc. As. As.Min. As. Min. As. Min. As. Min. As. Min.
P swoo,min (CM2/cm) 0,00128
s max (cm) 30

Continua...
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...Continuacgéo

@ do estribo (mm) 10 8 8 8 8 10
s (cm) 10,19 22,37 22,37 22,37 22,37 34,95

s adotado (cm) 10 20 20 20 20 20
P sw90 (cm?/em) 0,0045 0,0014 0,0014 0,004 0,0014 0,0022
VR (kN) 308,90 206,09 208,91 21156 212,51 332,05

Fonte: autor, 2016.

7.1.11 Verificacdo da flecha méxima imediata — Verificacdo simplificada

A verificagdo da flecha maxima imediata sera feita para o centro do véo (secéo Ss), e

de acordo com Faria (2016), pode ser feito através dos calculos abaixo.

7.1.11.1 Determinacdo do momento de fissuracéo (M)

A determinacdo do momento de fissuracao é dada pela seguinte equacgéo

+

M, = (a. fer - I Np.IC
Yi Ay

+ Np.e)

Onde:

Mr : Momento de fissuracéo;

a: 1,20 para segoes T;

f.m = 0,30.3/352 = 3,21 MPa;

y:. distancia do centro de gravidade a fibra mais tracionada = 64,60 - 10,50 = 54,10cm;

le: Momento de inercia da secdo bruta = 4800000 cm*;

N, =n° de cabos . area de ago do cabo. Opo = 2.8,88.103,93 = 1845,80 kN

e: distancia do centro de gravidade até a fibra mais tracionada = 64,60 - 10,50 = 54,10cm;

A: area bruta da secdo

Substituindo os valores acima se tem 0 momento de fissuragdo dado pela equacéo

abaixo.
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(1,20 .0,321.4800000  1845,80.4800000

54,10 + —2goo a0 1845,80.54,10) -

34176,70 + 28235,83 + 99857,78 = 162270,31 kN.cm = 1622,70kN. m

Comparando o valor do momento de fissuragcdo com o valor do momento fletor

proveniente do peso proprio se tem a seguinte verificacao.
Mg, < M, — Nao fissura

654,31 kN.m < 1622,70 kN.m — Nao fissura

Como o momento de fissuracdo foi maior do que o valor do momento fletor referente
ao carregamento consequente do peso proprio admite-se que o valor da inercia na regido
tracionada da viga serd a inercia total da peca bruta, uma vez que a mesma ndo fissurou, deste

modo a verificacdo da flecha no centro do véo é determinada pelas equacdes a seguir.

5.}1).14 Mp’oo.lz
a= - < QAlimite
384.E. .1 8.E..I

Onde:

a: flecha méaxima;

E. =090.E; = 0,90.32099,62 = 28889,66 MPa;

p = Carregamento uniformemente distribuido = 30,90 kKN.m;

| : comprimento do vdo maximo = 19,00 metros;

| : Inercia da secdo bruta.

Qlimite = 1/500 (5.4.3.3.2 da NBR 9062:2005) = 1900/500 = 3,80 cm.

Substituindo os valores acima na equacéo da flecha tem se o seguinte valor

5.p.1* Mp. 12 5.30,90.19,00* 997,97 . 19,002

®T384.E,.1 8.E,.l _ 384.28889660. 0,048 8.28889660 .0,048

- 0,0378 — 0,0324 = 0,0053m = 0,53 cm < 3,80 cm — Flecha atendida!
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As figuras 38, 39, 40 a seguir apresentam os detalhes referentes a viga protendida

dimensionada acima, e 0s apéndices listados abaixo apresentam na integra o projeto final de tal viga.
Apéndice G - Folha 01/02 - Projeto basico: Estrutura de concreto — Viga protendida V1P —

Detalhamento da armadura ativa;

Apéndice H - Folha 02/02 - Projeto basico: Estrutura de concreto — Viga protendida V1P —

Detalhamento da armadura passiva.

Figura 38 — Tragado dos cabos protendidos.

s =Y £ e = =
A | I ) | ( \ ] (
Y \T/ \Tj \.IIJ \_l/ 1900 \I)
e | | | | |
G I | | T [
5 R i | | |
| o : === e | \
Els ' = -+ 1 iE
L—d 190 190 190 190 190
950 !
I/J‘\I I/%\I é\, Iz JS\I s ‘J,_l\.‘ I 6\.‘
=/ o/ <) \2/ N >/
Fonte: autor, 2016.
Figura 39 - Detalhamento dos cabos protendidos e da secdo transversal.
200
15.4 100 100
2 s ! ~
g __[CABO 1
] H= 2: E ©
(= I q 7 o
175 [ 17.5
100 . 00
175 ]_ 17,5
1
1
iy
] |
— B
o
B25 a8 825
200

Fonte: autor, 2016.
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Figura 40 — Detalhamento da armadura passiva e da armadura resistente ao cisalhamento (estribos).

N1 ESTRIBOS - S1,82,53,54,S5
- - ‘]h 195 -]"
| — — ] Il ]
N 7 — N1 F_h 82,5 30 82,5 1[
[ =2\ o 76 N4 @8.00
N1< = N1 @ 3 C.-“2Dcm—C:4rSS1
- o [ 76 N5 @8.00mm
C/20cm-C=250
N1
®

Fonte: autor, 2016.

7.2 Dimensionamento das vigas das rampas — V01 a V10

As vigas das rampas serdo do tipo pré-moldadas in loco, ou seja, serdo armadas e
concretadas sobre o solo e icadas posteriormente até o seu local previsto em projeto. A secéo
tipo das vigas da rampa sera do tipo U, pois as abas laterais além de auxiliarem na rigidez e na
resisténcia do elemento estrutural também servirdo de parte do guarda corpo exigido na

rampa. A locacdo das vigas pode ser visto na figura 41 a seguir.

Figura 41 — Locacéo das vigas da rampa.

(1) - LANCE 01

(2) - LANCE 02
(3) - VIGA PRINCIPAL
Fonte: autor, 2016.
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7.2.1 Secéo Geométrica

A secdo geométrica da secdo sera unica em todas as vigas, e se tratando de uma
secdo U a medida da base de tal secdo serd de 1,50 metros, e a largura das abas sera de 0,15
metros, deste modo obtendo-se uma largura livre na rampa de 1,20 metros (atendendo a NBR
9050:2015). O detalhamento da secdo U é visto na figura 42 abaixo.

Figura 42 — Secdo geométrica das vigas da rampa — Secédo U.

15, 120 15,
1 1 T 1
Tp) ) <
< o
< o
To) I - A - 44-1 - 4..46
150

Fonte: autor, 2016.

7.2.3 Carregamentos

Os carregamentos que atuagdo na estrutura serdo:
Peso proprio da se¢do de concreto - g; - A¢do permanente;
Revestimento - g, - A¢do permanente;
Guarda corpo - g2 - A¢do permanente;
Carga acidental - g - Acdo variavel,
Carga referente ao vento - g; - Ac¢do variavel — Desconsiderada no sentido vertical e
considerada no sentido horizontal nas direcbes X e Y, assim impactando apenas no

dimensionamento dos pilares.
7.2.3.1 Peso proprio — g
A determinacdo do peso proprio é dada pela relacdo da area da secdo e o0 peso

proprio do concreto. A equacao a seguir demonstra a determinagdo do peso préprio.
Dados:
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Secdo geomeétrica: Viga U detalhada no topico acima;
y concreto: 25,00 kN/m?.

g, = area.Y¢oncreto — [(0,15.1,50) + (2.0,45.0,15)].25 = 9,00 KN/m
7.2.3.2 Revestimento do piso superior — g
A determinacéo do revestimento é dada pela equacdo abaixo.
Dados
Largura da base (by): 1,50 metros;
y revestimento (Argamassa de cimento, cal e areia): 19,00 kN/m?;
Espessura do revestimento: 3,00 cm.
g, = bw. esp.dorevest.. Yyevestimento - = 1,50. 0,03.19,00 = 0,86 kN/m
7.2.3.3 Carregamento proveniente do guarda corpo — gz
O carregamento proveniente do guarda corpo é estabelecido pelo manual ISF 219
(DNIT, 2015) é de 2,00 kN/m, como se tem guarda corpo dos dois lados da rampa, adota-se
4,00 KN/m.
7.2.3.4 Carregamento acidental — g
O carregamento acidental para passarelas de pedestres estabelecida pela norma NBR
7188 (ABNT, 2013) é de 5,00 kN/m?, logo o valor do carregamento atuante em um metro
linear é dado pela equacéo abaixo.
q (kN/m) = bw.q = 1,50.5,00 = 7,50 kN/m

7.2.3.5 Resumo dos carregamentos

Com os valores célculos acima, temos o carregamento total que atuara ao longo da

rampa, como mostra tabela 51 a sequir.
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Tabela 51 — Resumo dos carregamentos atuantes nas vigas da rampa.
Carregamentos - Secdo U

Tipo KN/m kN/m
g1 - Peso proprio-Secdo U 9,00

- timent: 0,86
g21 - revestimento 21.36
g22 - guarda corpo 4,00
q - acidental 7,50

Fonte: autor, 2016.

7.2.4 Langamento estrutural

O langcamento estrutural esquematico sera feito no software ftool. Para efeito de
calculo sera considera aparelhos de apoio intermediarios para ligacdo viga/pilar. As figuras a
seguir demostram o langamento. A figura 43 e 44 apresentam respectivamente o langcamento
do lance 01 e do lance 02 e seus diagramas de momento fletor (DMF) e esforgo cortante
(DEC).

Figura 43 — Langamento estrutural das vigas de concreto da rampa — Lance 01.
LANCAMENTO ESTRUTURAL - LANCE 01

_21.36 kN/m
ITTIT] S 21.36 kN/m _
e LTI LOTITITT _21.38 kN;
" VIGA 05 ——%&}TETETL_T T T Eem 2136 kim
VIGA 03 ——”V,—GEEEEE‘?L@TEWU I
VIGADT I
984 | 894 | 894 | 894 834
4500
DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF
VI
———Gﬂf‘_o_s_ VIGA 04
VIG
|| _flg‘?__ VIGA 01
|I ,| II_ —
i |
251,00 kN.m 241,10 kN.m 4 '
21550 kN.m 212,70 kN.m 183,00 kN.m

DIAGRAMA DE ESFORCO CORTANTE- DEC
120,70 kN

95,60 kN
94,90 kN

95,60 kN

38,30 kN

Fonte: autor, 2016.
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Figura 44 - Langamento estrutural das vigas de concreto da rampa — Lance 02.
LANCAMENTO ESTRUTURAL - LANCE 02

21:36 kKNIm

21.36 KN/m | 21 %kle IﬂﬂTHPWHTm
2136 K %ﬁ’%%ﬂrﬂfrp mllIWHJ'p Im = ] VIGA i
HT&H—UmlTrIHD [T VIGA08 7
A VIGAD6
984 . 894 . B34 . B94 . 1034
4700

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF

215,50 kN.m

212,70 kN.m

252,50 kN.m

129,70 kN
DIAGRAMA DE ESFORCO CORTANTE- DEC

95,70 kN

95,80 kN

92,80 kN 95,00 kN

-91,80 kN

-95 90 kN

-117,90 kN

Fonte: autor, 2016.

7.2.5 Dimensionamento da armadura no Estado limite ultimo de utilizacdo — ELU

O dimensionamento das armaduras das vigas para o ELU seréa feito a partir dos
parametros e equacdes estabelecidas pela norma NBR 6118 (ABNT 2014) e por Carvalho e
Filho (2014). O detalhamento das equacBes e calculos sera realizado para a Viga 01
(localizada no lance 01 da rampa).

Dados iniciais:

Momento: 183,00 kN.m — 18.300,00 kN.cm;
fek: 35,00 MPa — 3,50 kN/cm?;

fyk: 500,00 MPa — 50,00 kN/cm?;

d’ inicial: 5,00 cm — 0,05 m;

v coeficiente de majoracéo das acdes: 1,40;
v coeficiente de minoracdo do concreto: 1,40;

v coeficiente de minoracdo do concreto: 1,15;
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7.2.5.1 Posicionamento da linha neutra

De acordo com Carvalho e Filho (2014), sempre que possivel, trabalhar com
equacOes dimensionais se torna conveniente. Na forma adimensional para concretos com
resisténcia menor ou igual 50 Mpa, o método de calculos para se encontrar o posicionamento

da linha neutra se d& pelas equacgdes a seguir.

. Md 183,00.1,40. 100 0113
= —_ =
™47 hw . d2. feq (ﬁ) '
(15 +15). (60-5)2.( X

Para o valor de Kyg = 0,133, tem se o valor de Ky dado pela a equacéo abaixo:
Kma = 0,68.K, — 0,272 . (K)? = 0,113 = 0,68.K, — 0,272.(K)? = Ky = 0,179

De acordo com a norma NBR 6118 (ABNT, 2014) o valor méximo de Ky para que a
viga trabalhe com armadura simples (nesta situagcdo o aco atua somente contra os esforgos de
tracdo) é de 0,45, logo a viga calculada acima atende este pré requisito, uma vez que o valor
se seu K foi de 0,179.

7.2.5.2 Dimensionamento da armadura longitudinal — Flex&o

Com o valor de K conhecido é possivel calcular a area de aco necessaria na secdo e

concreto em analise. A equacdo abaixo demostra tais calculos.

Md 183,00.1,40. 100

As= —— 5 As = = 11,55 cm?
TR dgg cm

()
_ _ 10/
(1-0,40.0,179). (60 —5).| 1%

Com a éarea de aco necessaria para resistir aos esforcos de flexdo conhecida a
determinacdo do nimero de barras necessaria se faz atraves da relacéo entre area de ago total
e a area de acgo referente a uma barra. Por opgdo do projetista optou-se por utilizar apenas
barras de @ 16,00mm, deste modo a determinagdo do numero de barras fica da seguinte

maneira.
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As total 11,55
n° de barras = - > = 5,716 barras

As barra . (4%)

Adotando 6 barras — Area de aco real 12,06cm?

7.2.5.3 Resumo — Armadura longitudinal de flexao

A tabela 52 abaixo apresenta os valores resultantes dos calculos acima para as

demais vigas que se localizam na rampa.

Tabela 52 — Resumo dos valores calculados acima para todas as vigas da rampa — Lance 01 e 02 — Flexdo.
Viga 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

(kN'Vlm) 18320 21270 21550 21410 25100 25250 21270 21550 21410 26960
(klil\{'gm) 25648 29778 30170 29974 35140 35350 29778 30170 29974 37744

kug 0113 0131 0133 0132 0253 0156 0131 0133 0132 0166
K, 0179 0211 0214 0212 5400 0255 0211 0214 0212 0275
A(scr‘;i')c 1155 1360 1380 1370 1583 1646 13,60 1380 13,70 17,58
@ Barra
long. 6 16 16 16 16 16 16 16 16 16
(mm)
Quant.
Barras

Azirff)‘" 12,06 14,07 14,07 1407 16,08 18,09 14,07 14,07 14,07 18,09

Fonte: autor, 2016.

7.2.6 Dimensionamento da armadura transversal — Cisalhamento

Os dimensionamentos e verificacbes necessarias para a armadura transversal serdo
feitos para a viga 01, localizada no lance 01 da rampa. Abaixo é apresentado o valor do
esforco cortante maximo no trecho e da carga uniformemente destituida nele atuante.
Cortante: 88,30 kN;

Carregamento ao longo da viga: 21,35 kN/m.

A seguir segue os passos utilizados o dimensionamento e verificagdo descritos

acima.

1° passo - Verificacdo do esmagamento da biela de concreto.
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a) Vg = 1,40.88,30 = 123,62 kN;

b) VRdZ,l = 0,27 ) 0(2 ) de bW ) d

35
Logo, Vraz1 = 0,27.0,86 . (%()) .(15 + 15). (60 — 5) = 957,83 kN

Como o valor de Vg < Vrgp, NA0 ha perigo do esmagamento da biela de concreto.

2° passo - Célculo da armadura transversal

a) Forca cortante absorvida por mecanismos complementares ao de trelica
V. =0,60.f.q.by .d

Onde:
foq=0,15. 3/f§k =0,15.3/352 = 1,604 MPa - 0,1604 kN/cm?

Logo, V. = 0,60.0,1604 . (15 + 15). (60 — 5) = 158,79 kN
3° passo - Parcela de forca cortante resistida pela armadura transversal
Vow = Voq — V. = 123,62 — 158,79 = —35,17kN
Como o valor de Vs, foi menor que zero, entende-se a secdo de concreto seria
suficiente para resistir aos esforcos de cisalnamento, porém a norma NBR 6118 (ABNT,

2014) estabelece que toda viga deve possuir uma armadura transversal minima constituida por

estribos colocados em toda sua extensdo. A armadura minima é dada pela equacao a seguir
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2
fetm Ck : —>000128
’. =
psw90,m1n fywk 500 )

Conhecido o valor da taxa geométrica minima, ao se determinar o didmetro da barra
utilizada na armadura transversal € possivel encontrar 0 espacamento necessario

(s max,) entre tais estribos através da equacao a seguir.

2 .4rea de aco da barra

Psw90,min = 7
swoomin by . S MAax.

Determinado o didmetro do estribo em @8,00mm, tem se que 0 espagamento maximo

entre eles conforme equagéo a seguir.

. 0,802
2. (257

128 =
0,00128 (15 + 15). s max.

— smax.= 26,10cm — s adotado = 25,00 cm

7.2.6.1 Resumo — Armadura transversal

A tabela 53 a seguir apresenta os valores calculados acima para todas as vigas da

rampa.

Tabela 53 - Resumo dos valores calculados acima para todas as vigas da rampa — Lance 01 e 02 — Cisalhamento.

Viga 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Vi(kN) 8830 9600 9660 9580 120,70 117,00 10510 96,50 129,70 91,80
Vea (KN) 1223’6 136"4 13524 13412 16898 16506 147,14 13510 18158 12852
o 0,86
fota (KN/m2) 1604,98
Vrd2,1 (KN) 957,83
Vi < Vraz OK
P sw90,min 0,00128
Destribo g 8 8 8 8 8 8 8 8 8
(mm)
S MAax.
(my 2610 2610 2610 2610 2610 2610 2610 2610 2610 2610
sadot. .o 5 o5 95 25 25 25 25 25 25
(cm)

Fonte: autor, 2016.
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7.2.7 Armadura longitudinal de pele

Segunda a norma NBR 6118 (ABNT, 2014), a funcdo da armadura de pele é
minimizar os problemas relacionados a fissuracdo, retracdo e variacdo de temperatura, onde
tal armadura se torna obrigatéria para vigas com altura superior a 60 cm de altura, uma vez
que nas vigas da rampa a altura ndo € superior a tal valor a armadura de pele ndo se faz

necessaria.
7.2.8 Armadura longitudinal construtiva

Devido as dimensdes da viga e ao formato U da mesma, fez se necessario a
necessidade de armadura construtiva. Tais barras longitudinais servirdo de porta estribos e ndo
terdo funcgéo estrutural alguma na viga.
7.2.9 Detalhamento da armadura longitudinal e transversal das vigas de concreto da rampa

As figuras 45, 46 e 47 apresentam respectivamente a representacdo grafica do

detalhamento da Viga 01 dimensionada acima, de modo que tal detalhamento sera feito para
todas as vigas que contemplam as rampas de acesso a passarela.

Figura 45 — Representagdo grafica da armadura longitudinal da viga 01 — Vista longitudinal.

— — 34N20@8,00-C/25. oo =320
ESTRIBOS — T

—_— 8N3@8[}(} C/2
5-C=
ESTRIBOS — —40__ __

57 16 N4 & 8,00 - c=g33
776

57 6 N5@ 16,00 - C=833
778

Fonte: autor, 2016.
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Figura 46 - Representacdo grafica da armadura longitudinal da viga 01 — Vista transversal.

60

48

N4

30

12

NS N5 NS

Fonte: autor, 2016.

Figura 47 - Representacdo gréafica da armadura transversal da viga 01 — Vista transversal.

55 55 10 10
55 55
145
| 10 10 s 10
10 34 N2 - 3 8,00 10
34 N3 - @ 8,00 C =320 34 N3-@ 8,00
e = 140 C = 140 ESTRIBOS EM CONJUNTO

Fonte: autor, 2016.

7.2.10 VerificacOes de deformacdo no Estado limite de servigo — ELS

De acordo com Faria (2014), quanto ao estado limite de servico, a verificagdo para
estruturas em concreto armado se limitam ao ESL-W, onde deve se verificar a flecha para a
combinacdo quase permanente e a vibracdo por meio da limitacdo da flecha para a carga.

A verificagdo a seguir sera realizada para a Viga 05 (localizada no lance 01 da
rampa).

1° passo - Determinagdo do carregamento proveniente do peso proprio da estrutura.

g1 =9,00kN/m



Considerando apenas 0 peso préprio da estrutura, o valor do momento maximo M
dado pelo diagrama de momento fletor mostrado na figura 48 abaixo

Figura 48 — Diagrama de momento fletor das vigas do lance 01 — Considerando apenas peso proprio
LANCE 01
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DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA PESO PROPRIO

9.00 kN/m
LTI T : 900k1wm
———._____l—'rﬂ T | 9.00 kN/m
VIGA 03] VIGAG | — | I m& g E_O__F__J_H_F 1T Jmlg%ﬁr;%%]

9.00 kN/m
T I‘lﬂl’ImT[T
v i VT
/ , 1GAOZ [ WGA—DTT_—l—Ii 1]
! L.
105.80 KN.m 90.20 kKN m | | //
8 Nm 89.60 kN.m 7720 kNm
LANCE 02

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA PESQ PROPRIO

9.00 kN/m 9,
111
e i T T T
;Ugﬂllll_-l:ﬂ GP‘-OT \V!G}'—\ 08

|

- ' 90.20 kN.m 113.60 KN.m
89.60 kN.m 9080 kN.m

106.40 kN.m

Fonte: autor, 2016.

O Momento fletor maximo M, para a viga 05 é de 105,80 kN/m

Para a verificacdo no ELS sdo definidos abaixo as caracteristicas da secdo transversal
da peca projetada com concreto de resisténcia a compressao de 35 MPa, onde tais valores
serdo utilizados para definir o momento de fissuracéo resistido pela se¢éo

Eci = 1,0 (granito e gnaisse) . 5600 V35 = 33150,50 MPa;

(080+020 35><10
e d
8o/ —

- ai 0,89 <

1,0 - OK;

Ecs = ai.Eci= —

— 0,888.33150,50 = 29402,92 MPa;
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2
fum = 0,3.353 = 3,21Mpa —
- 0,321 kN/cm?

Para as demais verificacdes sera necessario conhecer o valor do momento da inércia
da secdo U de concreto em relagdo a um eixo horizontal no centro de gravidade da secdo

(Estadio I, secdo bruta), como mostra a figura 49 e as equacdes abaixo.

Figura 49 — Posicionamento da linha neutra da viga 05.

\
IIII “II
|'l \
AR
/

\

o
0
[ / -— :l.; " Y

180

22.50

37.5

Fonte: autor, 2016.

((150.15)x 7,50) + 2.(15. 45.37,50)
= =
Yeg (150.15) + 2.(15.45)

—18,75 cm

, 150.153 )
I; (figura 01) = — I +(150.15). (8,75-7,50)" >

- 678164,06 cm*
. 15.453 2
I; (figura 02) =2. — )t (15.40). (8,75-37,50)">
— 465117,18 cm*

I; (total) = 678164,06+465117,18->
— 1029375,00cm*
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Conhecendo a inercia da peca (1.029.375,00 cm® é possivel determinar 0 momento
de fissuragéo da secdo transversal e tal valor é dado pela equacéo abaixo.

1,2 (se¢do T ou duplo T) . foip - I
Vi ~
1,20.0,321.1029.375,00
N 60,00 - 18,75

—9612,38 kN.cm

Mr (momento de fissuragio) —

->M

r

Como Mg; > M, conclui-se que ja apos a retirada do escoramento a se¢do no meio do
vao estara trabalhando no estadio Il (surgimento de microfissuras), sendo necessario calcular

a inércia no estadio Il puro e utilizar a expressdo para calculo da inércia equivalente da norma
NBR 6118 (ABNT, 2014).

-a, ++4(ay)-4 .a; .a
X = 2 (a2) 1-a3

" 2.3.1

As equacdes a seguir sao complementares a equacao acima para definir a inercia no
estadio 1.

30
a; == — — =15,00 cm;
2 2

Es 210000 _
= — s - = .
%= E. 2940292 7

a =oae.As - 7,14 . 16,08-
—114,85 cm;

a3 =—d. a,.As—> —=55.7,14. 16,08-
— — 6316,53 cm;

-114,85 F /(114,85) .-4 .15 .(-6316,53)
2.15,00

—17,05 cm;

Logo, X.. =
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Como X;; = 17,88 cm < hf = 27,00cm, a linha neutra passa pela regido de concreto
comprida, desta maneira a inercia do estadio Il puro é dado pela equacéo a seguir.

b (X))’

ii 3 .ae.As.(d—Xii)z

30.(17,05)3

3 + 7,14 .16,08.(60 — 17,88)% -

LOgO, Iii =

— 214965,91 cm*
7.2.11 Flecha imediata em vigas de concreto armado

Para uma avaliagdo aproximada da flecha imediata nas vigas de concreto pode-se

utilizar a expressdo de rigidez equivalente, onde uma vez My;> M, conclui-se que a secdo de

concreto ira sofrer fissuras, que diminuirdo a inercia da peca. Para isso utiliza-se a formula
da inercia média de Bresson (NBR 6118:2014), onde a inercia da se¢do vai se variar de

acordo com o carregamento nela aplicado.

M, My’
leq =1 - (E) +1Iy . 1—<E> ; onde:

I; éainércia do estadio I, ou seja, inércia com a pec¢a sem fissuras;

3

I;; éainércia do estadio II;
M, é o momento fletor na secdo critica do vdo considerado, ou seja, 0 momento maximo no
vao para vigas bi apoiadas ou continuas € momento no apoio para balangos, para a
combinacdo de acdes considerada nessa avaliacao;
M; é o momento de fissuracdo do elemento estrutural, cujo valor deve ser reduzido a
metade no caso de utilizagdo de barras lisas.

Para a equacdo acima a inercia media de Bresson vai variar em relagdo ao momento

que estard atuando na secdo, onde a combinacao para tais momentos sao:

Carga permanete = g; + g, + g2 —

- 9,00 + 0,86 + 4,00 = 13,86 kN/m;
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Carga quase permermanente = g; + g,1 + g2, + (Y2.q) »
- 13,86 + 0,30.7,50 = 16,11kN/m

Carga rara=g; + 8,1 + g2 +q —
- 1,3,86 + 7,50 = 21,36 kN/m;

Carga acidental =q = 7,50 kN/m.

Para as cargas acima define-se seus respectivos momentos atuantes, como mostra 0s

diagramas de momentos fletor dos lances 01 e 02 mostrado na figura 50 e 51 a seguir.

Figura 50 — Diagramas de momento fletor para cada tipo de combinagdo — Lance 01.
DIAGRAMA DE MOMENTD FLETOR = DMF = CARGA PERMANENTE

T ey

13.86 kNim
Oy

Fﬁﬁ-—lr_—

162.9 kN.m 135.90 KN.m

139.90kN.m 138.00 kN.m 118.90 kM.m
DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA QUASE PERMANENTE
T6.11 kNim
16.11 kN
I
o T
beclf VIGA T m_l" — Hmﬂ

189.30 kN.m 161.50 kN.m
162.60 kN.m

16040 kM.m 138.20 kMN.m

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR = DMF - CARGA RARA

231.00 KN.m 21410 kN.m

215.50 kN.
m 212.70 kN.m 183.20 kN.m
DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR = DMF = CARGA ACIDENTAL
750 kN/m
1 TIT 7.50 kN¢m
T 7.50
VIGA 78] LTI 11 . 7 ‘iu kMN/m
VIGA 02 | bt L lT—ﬂTTH_ﬂ' 750 kNim
| VIGA 03 | V%%F?Hmnm
| | |
|
B88.10 kN.m 75.20 kM.m e SH | I
- m 74.70 kN.m £4.30 kN.m

Fonte: autor, 2016.
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Figura 51 - Diagramas de momento fletor para cada tipo de combinagéo — Lance 02.

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA FERMANENTE 13.86 kMM
3,86 kKN/m 13,86 KNIm
1386 kN/m l_h_l_u-l-:rEmE
— [VIGA 0B

13390 kM.m

13990 kM.m
138.00 kN.m
163.80 kM.m
DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA QUASE PERMANENTE 16,11 KN/m
16.11 kMN/m

16,11 KNIm

162 B0 kN.m 161.50 kM.m 203,40 kM.m

160.40 kMN.m
19040 kN.m

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR = DMF = CARGA RARA

2 2T

21 36 kMM

212,70 kN.m
25250 kMN.m

DIAGRAMA DE MOMENTO FLETOR - DMF - CARGA ACIDENTAL

7.50 kN/m

7.50 kMM — NIGA1

pgaraee
—mll]rrlﬁﬁn 07

75.70 kN.m 75.20 kN.m 94.70 kN.m

74.70 kM.m
38.60 kM.m

Fonte: autor, 2016.

A tabela 54 a seguir resume os valores referentes aos momentos em suas respectivas
combinagbes de servico para a viga 05, de modo que para cada momento fletor a inercia

equivalente sera diferente.

Tabela 54 — Valores dos carregamentos para cada tipo de carregamento para a viga
05 localizada no lance 01.

Tipo de carregamento Viga 05
Carga permanente 162,90
Carga quase permanente 189,30
Carga rara 251,00

Carga acidental 88,10

Fonte: autor, 2016.
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Com os momentos acima e o valor do momento de fissuragdo (M,) e inércia do
estadio | e Il conhecidos, utilizamos a equacdo de Bresson para determinar as inércias

equivalentes.

: 1029375,00 ( 012,38 )3+214965 91.|1 ( 0612,38 )3
- 169 o0 100 . - ——m-m -
ea TR PR 7 (\162,90.100 ’ 162,90.100

—382295,19cm*;

I 1029375,00 ( 2612,38 )3 +214965,91. |1 ( 9612,33 )3
= - . (201498 I
eq quase perm. 99-1\189.30.100 ’ 189.30.100

—-321596,87cm*;

! 1029375,00 ( 212,38 )3+214965 91.|1 ( )612,38 )3
N 721 00 100 . - | ——- - N
o R »[\251,00.100 ' 251,00.100

—260707,79cm™.

Com todos todas as equacdes resolvidas acima é possivel definir qual vai ser a flecha
no centro do vao pela equagéo abaixo da para uma viga em concreto simplesmente apoiada e

sob carga uniforme g, o calculo da frecha é dado pela equacgéo abaixo:

5.q.1*

7 7384 Eos. Iq

Para os carregamentos e inércias médias de cada carga, se tem o0s seguintes valores:

( yo_ Sl 5- (00 987"
a (qcarga perm.) = = ”
384 .Ecs. g 3g4 (%) .382295,19
— 1,52 cm;
( s s (“gop-) 987"
a(qcargaq. perm.) = = -
384 Ecs. lq g4 (%) .321596,87

— 2,10 cm;
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( ,__S.a.l 5 (o0 -987°
—_— = ”
alqcargarara) = oo res. leq 384 (w) 260707,79
: 10 ' '
- 3,44 cm

A flecha para o carregamento acidental (consequéncia de vibragdes) é dada pela
relagdo entre a flecha da carga rara e a flecha da carga permanente, deste modo a

deformacéo causada pela carga acidental € dada pelo calculo a seguir.

a (q acidental) = 3,44 — 2,10 —
- 1,34cm

Ap0s determinadas as flechas imediatas NBR 6118:2014 prescreve parametros para
o célculo da flecha no tempo infinito, uma vez que devido ao efeito da fluéncia que faz com
a deformacdo no concreto se estenda durante a sua utilizacdo faca que a flecha se altere,
geralmente aumentando seu valor. A equacdo a seguir é indicada para os calculos de flecha

infinita.
at,o0 = at,0x (1 + of)

Onde:
at,c0 = flecha no tempo infinito;

at,0 = flecha imediata devido as cargas quase permanentes — 2,00 cm

of = —22 -, onde:
p

1450 x p'
p’ € 0, pois ndo existe armadura resistente a compressao;
A& = Ag(t) — AE(0), onde:

AE(t) = 2,00 para t maior de 70 meses (5,80 anos)

escoramento (28 dias)

AE(0) =0,68x 0,996 x t%32, onde t dada pela seguinte relagio ”

Para o valor de t maior que 70 meses temos Aé= 2,00 e para o escoramento de 28

dias tem se t = 0,70. Com os valores acima a equacdo de A& fica da seguinte forma:

At =2 — (0,68 x 0,996%933 x0,933932) = 1,47
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Com A& conhecido ¢ possivel determinar af.

Ag
= >
14 50.p’
1,337_147
1450

of

-

De posso do valor de af, ¢ possivel utilizar a equagado principal e encontrar o valor

da flecha infinita.

at,oo = at,0x (1 + af) » 2,10x (1 + 1,47) »
— 5,20 cm

Ao analisar o valor da flecha no tempo infinito da viga 05 é possivel perceber ele
ultrapassou o valor limite de 3,95 cm (L /350), para estes casos a norma NBR 6118 (ABNT
,2014) informa a opcdo dé-se aplicar uma contra flecha que ndo tenha valor superior a flecha
consequente do carregamento acidental (L/350 = 987/350 = 2,82 cm). Aplicando tal
condicdo, a seguir resume os valores referentes as flechas para todas as combinagdes de
servigo e para o tempo infinito adotou-se o valor de 1,50 de contra flecha para que todas as
verificacbes fossem atendidas. A tabela 55 a seguir resumi os valores relacionados a flechas

da viga 05.

Tabela 55 — Valores da flecha no centro da viga 05 localizada no lance 01.

Tipo do carregamento II:_Iec_ha Flecha limite Flecha(cm) Contra _Flecha
imite (cm) flecha (cm) final (cm)
Carga permanente 1,52 0,02
Carga quase permanente  L/250 3,95 2,10 0,60
Cargarara 3,44 1,50 1,94
Carga acidental L/350 2,82 1,34 0,16
Tempo infinito L/250 3,95 5,20 3,70

Fonte: autor, 2016.

As tabelas 56 e 57 a seguir apresentam os valores referentes a inércia do estadio Il

(1)) para as demais vigas localizadas na rampa (lance 01 e 02).
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Tabela 56 — Valores calculos para determinacédo da inércia do estadio Il — Vigas 01 a 05 — Lance 01.

Viga 01 Viga 02 Viga 03 Viga 04 Viga 05
Eci 33130,05
ai 0,89
Ecs 29402,92
ae 7,14
Yeg (CM) 18,75
Iy 1029375,00
Vi 41,25
fetm 3,21
M,(Kn.cm) 9612,38
Mg1(Kn.cm) 7720,00 8960,00 9080,00 9020,00 10580,00
al (cm) 15,00
As (cm?) 12,06 14,07 14,07 14,07 16,08
a2 (cm?) 86,13 100,49 100,49 100,49 114,85
a3 (cm?) 4737,39 5526,95 5526,95 5526,95 6316,52
xIl 15,13 16,14 16,14 16,14 17,05
lii0 171555,69 193794,58  193794,58 19379458  214965,91

Fonte: autor, 2016.

Tabela 57 - Valores calculos para determinacdo da inércia do estadio Il — Vigas 06 a 10 — Lance 02.

Viga 06 Viga 07 Viga 08 Viga 09 Viga 10
Eci 33130,05
a 0,89
Ecs 29402,92
Qe 7,14
Yeq (CM) 18,75
Ib 1029375,00
yt 41,25
feotm 3,21
M, (Kn.cm) 9612,38
Mgi1(Kn.cm) 10640,00 8960,00 9080,00 9020,00 11360,00
al (cm) 15,00
As (cm?) 18,09 14,07 14,07 14,07 18,09
a2 (cm?) 129,20 100,49 100,49 100,49 129,20
a3 (cm?) 7106,08 5526,95 5526,95 5526,95 7106,08
xIl 17,88 16,14 16,14 16,14 17,88
lii0 235187,34 193794,58 193794,58 193794,58  235187,34

Fonte: autor, 2016.

As tabelas 58 e 59 a seguir apresentam os valores referentes as flechas maximas para

cada categoria de uso para as demais vigas localizadas na rampa (lance 01 e 02).

Tabela 58 - Valores calculos para determinacdo das flechas maximas — Vigas 01 a 05 — Lance 01.
Viga0l Viga02 Viga03 Viga04 Viga05
Mnax.Carga permanente (KN.m) 118,90 138,00 139,90 138,90 162,90

Continua...



159

...Continuacgéo

Mmax Carga quase permanente (kN.m) 138,20 160,40 162,60 161,50 189,30

Mnax.Carga rara (kN.m) 183,20 212,70 215,50 214,10 251,00

Mmax. Carga acidental (KN.m) 64,30 74,70 75,70 75,20 88,10
Flecha Carga permanente (cm) 0,48 0,83 0,85 0,84 1,52
Flecha Carga quase permanente (cm) 0,76 1,24 1,26 1,25 2,10
Flecha Carga rara (cm) 1,57 2,26 2,28 2,27 3,44
Flecha Carga acidental (cm) 0,81 1,02 1,02 1,02 1,34
Flecha no tempo infinito (cm) 1,88 3,05 3,11 3,08 5,20

Flecha limite - Combinacéo

3,35 3,59 3,94
permanente, quase permanente e rara
Flecha limite - combinagéo acidental 2,39 2,56 2,81
Contra Flecha (cm) 0 0 0 0 1,50
Flecha no tempo infinito-contra 1,88 3,05 311 3,08 3,70
flecha (cm)
VerificacOes OK OK OK OK OK

Fonte: autor, 2016.

Tabela 59 - Valores calculos para determinacdo das flechas maximas — Vigas 06 a 10 — Lance 10.
Viga06 Viga07 Viga08 Viga09 Vigal10
Mmax. Carga permanente (kN.m) 163,60 138,00 139,90 138,90 175,00
Mmsx Carga quase permanente (kN.m) 190,40 160,40 162,60 161,50 203,40

Mmax. Carga rara (kN.m) 252,50 212,70 215,50 214,10 269,60
Mmax. Carga acidental (KN.m) 88,60 74,70 75,70 75,20 94,70
Flecha Carga permanente (cm) 1,47 0,83 0,85 0,84 1,93
Flecha Carga quase permanente (cm) 2,01 1,24 1,26 1,25 2,59
Flecha Carga rara (cm) 3,22 2,26 2,28 2,27 4,03
Flecha Carga acidental (cm) 0,25 0,11 0,11 0,11 0,36
Flecha no tempo infinito (cm) 4,95 3,05 3,11 3,08 6,38
Flecha limite - Combinacao 3,95 3,59 4,14
permanente, quase permanente e rara
Flecha limite - combinag&o acidental 2,82 2,56 2,95
Contra Flecha (cm) 1,00 0,00 0,00 0,00 2,50
Flecha no tempo infinito-contra 3.05 3,05 311 3,08 3,88
flecha (cm)
Verificagbes OK OK OK OK OK

Fonte: autor, 2016.

7.2.13 Detalhamento final das vigas de concreto armado da rampa — V01 a V10

Os detalhamentos finais das vigas da rampa podem ser vistos na integra nos
apéndices listados abaixo.
Apéndice | - Folha 01/06 — Projeto basico: Estrutura de concreto — Detalhamento das vigas
(Lance 01 x 02);
Apéndice J - Folha 02/06 — Projeto basico: Estrutura de concreto — Detalhamento das vigas
(Lance 02 x 02).
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7.3 Dimensionamento dos pilares

Os topicos a seguir apresentam os calculos utilizados para dimensionamento dos

pilares de concreto armado.

7.3.1 AcOes atuantes nos pilares das rampas

Para consideracéo final dos esforcos serdo considerados as seguintes cargas atuantes:
Peso proprio da se¢do de concreto - g; - A¢do permanente;
Revestimento — g, - A¢do permanente;
Guarda corpo — g2, - Agéo permanente;
Carga acidental — g - A¢do variavel;
Carga referente ao vento - gj. Agdo variavel.
O dimensionamento sera feito para o pilar 10, e a figura 52 a seguir apresenta a

locacéo dos pilares.

Figura 52 — Locacéo dos pilares

Fonte: autor, 2016.
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7.3.1.1 Carga referente ao desaprumo - Direcdo X e Y

A carga referente ao desaprumo é dada pelas imperfei¢cbes construtivas e pelas
deformacdes sofridas pelo elemento estrutural (proporcional a altura do elemento). A equacéo

a seguir determinado o desaprumo.

1
=100 vHE

Para o pilar 10 do projeto tem-se que sua altura é de 6,45 metros, desta maneira a

equacdo € dada a seguir.

1 1
(p = =
100.vVH 100../6,45

e d

— 0,004 radianos

Com o valor do desaprumo conhecido, é determinado a forca horizontal atuante na
estrutura. A equacao a abaixo calcula tal forga horizontal.

Fd= ¢.P

Onde:
P: Carga Axial atuante na estrutura
Para o pilar 10 a carga axial P é de 121,61 kN, desta maneira a forca horizontal é

dada abaixo.

Fd= ¢.P=0,004.121,61 >
- 0,48 kN

7.3.1.2 Carga referente ao vento — Diregédo X e Y
A determinacdo do valor do carregamento referente ao vento é feita da mesma

maneira como foi feita para a estrutura metalica. As tabelas 60 e 61 a seguir resumi os valores

calculados.
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Tabela 60 — Determinacdo da acdo do vento nos pilares — Parte 01.

- S2 Vo o Vi Q
Pllar S o cat A b p z(m) S2 0 (mi) (mis) (KNIm?)
1 0,64 0,70 2712 0,45
2 1,29 0,76 29,19 0,52
3 1,93 0,79 3045 0,57
4 258 0,82 31,39 0,60
5 322 083 32,13 0,63
6 3,87 085 32,76 0,66
—— 1 C m 1 094 01052110 35

7 451 0,86 3329 0,68
8 516 0,88 33,76 0,70
9 580 0,89 34,18 0,72
10 6,45 0,90 34,56 0,73
11 6,45 0,90 34,56 0,73
12 6,45 0,90 34,56 0,73

Fonte: autor, 2016.

Tabela 61 - Determinacdo da acdo do ventos nos pilares — Parte 02.

Cx Cy H viga (m) Lx (m) Ly (m) Fx (kN) Fy (kN)
8,34 15 2,59 0,30
8,94 1,5 3,22 0,35
8,94 15 3,51 0,38
8,94 1,5 3,73 0,41
9,84 1,5 4,30 0,43
115 0.75 06 9,84 1,5 4,47 0,44
’ ’ 8,94 1,5 4,19 0,46
8,94 1,5 4,31 0,47
8,94 1,5 4,42 0,48
10,34 1,5 5,22 0,49
0,95 2,00 19 1,60 6,26
0,95 2,00 19 1,60 6,26

Fonte: autor, 2016.

Analisando a tabela acima tem-se que o valor da carga consequente do vento é
de 5,22 kN na direcdo X e 0,49 kN na direcéo Y.

7.3.1.3 Momento referente ao carga acidental — Direcdo X — Em torno de Y

A carga referente ao carregamento acidental parte da hipdtese de que todas as

pessoas que estejam trafegando sobre a passarela estejam locadas na metade de sua largura
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total, assim causando um carregamento descentralizado que consequentemente gera um
momento. Para o pilar 10 com largura de rampa de 1,50 metros tem se a seguinte
representacdo. A figura 53 e 54 a seguir apresenta graficamente a area de influéncia de carga
para o pilar 10.

Figura 53 — Hipotese critica para situacdo do momento proveniente do
carregamento acidental — Vista transversal.

o
ACIDENTAL
|
3 |
2
75 { 75
150

Fonte: autor, 2016.

Figura 54 - Hipotese critica para situagdo do momento proveniente do
carregamento acidental — Vista em planta — Pilar 10.

P10

Fonte: autor, 2016.
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Deste modo o valor do carregamento por metro linear transversal ¢ dado pela
equacéo a sequir.

Q = comprimento.q = 5,17.5,00 = 25,85 kN.m

O momento atuante na secéo na dire¢do X € dado pela equagdo abaixo

150
1,50 2
= M= (25,85 T)T =727 kN.m

L

Magi =(Q.=).
acidental (Q 2)

N D]

7.3.1.4 Momento referente ao carga do guarda corpo — Dire¢do X — Em torno de Y

Como estabelecido pelo DNIT, deve ser considerado o valor de 2,00 kN/m ao longo

de todo o guarda corpo. O momento consequente deste valor é dado abaixo para o pilar 10.

L 1,50
Mguarda corpor = (Q. comprimento).z =(2.517 )'T = 7,76 kN.m

7.3.1.5 Momento referente ao carga acidental — Dire¢cdo Y — Em torno de X

Para a direcdo Y ndo existird momento referente ao guarda corpo, uma vez que a
interacdo entre pilares e rampa é feito através de uma rétula (neoprene), deste modo anulando

0 momento fletor. A figura 55 a seguir apresenta a condic¢ao descrita acima.

Figura 55 — Rotula para ligacéo viga/pilar.
21 36 KN/m

2136 kKN/mM

=1}
6.45m

286.4

Fonte: autor, 2016.
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7.3.1.6 Momento referente ao carga do guarda corpo — Dire¢cdo Y — Em torno de X

Assim como dito no topico acima, a carga atuante referente aos guarda corpos ndo

exerce esforcos referentes a momento fletor nos pilares.
7.3.1.7 Carga excepcional — Direc¢éo Y- Em torno de X

De acordo com a norma NBR 7188 (ABNT, 2013) deve ser considerado uma carga
com intensidade de 100 kN no ponto mais desfavoravel da passarela (viga central no meio do
vao) e todos os pilares dever sem verificados para essa carga.

7.3.1.8 Resumo dos momentos

A tabela 62 a seguir apresenta os valores calculados acima para o pilar 10 na direcéo
XeY

Tabela 62 — AcBes atuantes do pilar 10.

Direcio N N M acid. M guarda Fvento Fdesap. F Excep.
¢ (kN)  (kN) (kN/m)  corpo (KN/m) (kN) (kN) (kN)
7,27 7,76 5,22 0,70 0

126,58 177,21
0 0,49 0,70 0

Fonte: autor, 2016.

7.3.2 Combinacdes das acbes

A seguir sera determinado o valor dos momentos fletores para as combinagdes das
acoOes exigidas pela norma NBR 6118 (ABNT,2014)

7.3.2.1 Combinacdo Normal

Para essa combinacédo séo definidos os seguintes coeficientes de ponderagéo:
v € g3 - 1,40 para combinagfes permanentes e varidveis (acidentais);
vs2 . 0,60 para acOes do vento e 0,50 para cargas acidentais.

Desta maneira tem se a seguinte equacao:
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M4 (combinag¢do normal) —

- (Mguarda corpo-Y1) + (Mdesaprumo-Y1) + (Macidental-Y3) + (Mvento-YZ-Y3)

Assim tem-se 0s seguinte valores para a combinacgdo normal para a diregéo X.

Mgq X topo = (1,40.7,76) + (1,40.7,27) = 21,04 kN.m

M, 4 X base = (1,40.7,76) + (1,40.0,70 .6,45) + (1,40.7,27)
+(1,40.0,60.5,22 .6,45) = 55,64 kN.m

A figura 56 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 10 da diregéo X.

Figura 56 — Momento fletor na dire¢do X — Combinacgdo normal — Pilar 10.

5.36 kN 1.04

5564

3.36 WEE.M kN

Fonte: autor, 2016.

177.21 kM




167

Os momentos atuando na dire¢do Y podem ser vistos abaixo

Mgq Ytopo = 0KkN > m

Mgq Y base = (1,40.0,70. 6,45) + (1,40.0,60.0,49 .6,45) = 8,99 kK. m

A figura 57 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 10 da diregéo Y.

Figura 57— Momento fletor na
direchio Y — Combinacéo
normal — Pilar 10.

=
&

_—

o
-

-
—

+

1.39 kN

8.99

1.39 Wﬂ.gg -

Fonte: autor, 2016.

177.21 kN

7.3.2.2 Combinacéo especial ou de construcao

Para essa combinacédo s&o definidos os seguintes coeficientes de ponderagéo:
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v € g3 - 1,30 para combinagfes permanentes e 1,20 para combinacdes varidveis (acidentais);
vs2 - 0,60 para agdes do vento e 0,50 para cargas acidentais.

Desta maneira tem se a seguinte equacao:

M4 (especial ou de construgédo) —

- (Mguarda corpo-Y1) + (Mdesaprumo-Y1) + (Macidental-Y3) + (Mvento-YZ-YB)

Assim tem-se 0s seguinte valores para a combinacao normal para a direcdo X.

M4 X topo = (1,30.7,76) + (1,20.7,27) = 18,81 kN.m

M4 X base = (1,30.7,76) + (1,30.0,70 . 6,45) + (1,20.7,27)
+(1,20.0,60.5,22.6,45) = 48,92 kN.m

A figura 58 a seguir representa graficamente 0os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 10 da diregéo X.

Figura 58— Momento fletor na direcdo X — Combinag&o especial ou

de construcéo — Pilar 10.

=
=

—
=™
-

-
{4‘\18.81 kMm

T 4BT kN 5.51

458.92

467 wﬁgz T

Fonte: autor, 2016.

T7.21 kN
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Os momentos atuando na dire¢do Y podem ser vistos abaixo

Mgq Ytopo = 0KkN > m

Mgq Y base = (1,30.0,70. 6,45) + (1,20.0,60.0,49 .6,45) -
- 8,15kK. m

A figura 59 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 10 da diregéo Y.

Figura 59 - Momento fletor na direcéo
Y - Combinag&o especial/construcao -

Pilar 10.
=
g
-
[
[
¥
- "_
1.26 kN
3.15
1.26 kN le 3.15 kNm
<
i
o
[

Fonte: autor, 2016.
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7.3.2.3 Combinacéo excepcionais

Para os pilares numerados de 01 a 10 a combinacao excepcional ndo sera necessaria,

uma vez que 0s mesmo nao recebem tal carga

7.3.2.4 Resumo - Esforgos atuantes nos pilares da rampa

A tabela 63 e 64 a seguir apresenta 0s valores maximos para 0S momentos atuantes

nos demais pilares das rampas.

Tabela 63 — Momentos maximos atuantes dos pilares 01 a 10 — Diregéo X.
Esforcos atuantes - Dire¢do X - Em torno de Y

Momento (KN.cm) Carga (kN) Mg max (KN.m)

Pilar H bxh Nsd . Guarda
(kN)  Acidental corpo Vento Desaprumo Topo Base
Apoio 0,00 0 138,88 5,86 6,26 0,00 0,00 16,97 16,97
1 0,64 30x30 251,04 12,15 12,96 2,59 3,14 35,15 39,36
2 1,29 30x30 276,89 12,57 1341 3,22 2,44 36,37 44,27
3 1,93 30x30 280,16 12,57 1341 3,51 2,02 36,37 47,51
4 2,58 30x30 315,95 13,03 1390 3,73 1,97 37,70 52,88
5 3,22 40x30 275,88 28,38 15,14 4,30 1,54 60,92 79,47
6 3,87 40x30 320,61 13,03 1390 4,47 1,63 37,70 61,04
7 451 40x30 293,34 12,57 1341 4,19 1,38 36,37 60,97
8 5,16 40x30 297,19 12,57 13,41 4,31 1,31 36,37 64,51
9 5,80 50x30 346,22 13,56 14,46 4,42 1,44 39,22 72,42
10 6,45 50x35 177,21 1,27 7,76 5,22 0,70 21,04 55,64

Fonte: autor, 2016.

Tabela 64 - Momentos maximos atuantes dos pilares 01 a 10 — Diregéo Y.
Esforcos atuantes - Dire¢do Y - Em torno de X

Momento (kN.cm) Carga (kN) Md max
. Nsd (KN.m)
Pilar H bxh (kN) Guarda
Acidental Vento Desaprumo Topo Base
corpo
Apoio 0,00 0 138,88 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
1 0,64 30x30 251,04 0,00 0,00 0,30 3,14 0,00 2,98
2 1,29 30x30 276,89 0,00 0,00 0,35 2,44 0,00 4,78
3 1,93 30x30 280,16 0,00 0,00 0,38 2,02 0,00 6,07
4 2,58 30x30 315,95 0,00 0,00 0,41 1,97 0,00 7,99

Continua...
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5 3,22 40x30 275,88 0,00 0,00 0,43 1,54 0,00 8,09
6 3,87 40x30 320,61 0,00 0,00 0,44 1,63 0,00 10,27
7 451 40x30 293,34 0,00 0,00 0,46 1,38 0,00 10,46
8 5,16 40x30 297,19 0,00 0,00 0,47 1,31 0,00 11,50
9 5,80 50x30 346,22 0,00 0,00 0,48 1,44 0,00 14,03
10 6,45 50x35 177,21 0,00 0,00 0,49 0,70 0,00 8,99

Fonte: autor, 2016.

O dimensionamento da secdo geométrica e da armadura necessaria do pilar 10 sera

feito através do software P-calc (Cardoso, 2014), uma vez que os calculos para elementos

submetidos a flambagem sdo complexos. As figuras 60, 61, 62, 63, 64, 65 e 66 a seguir

apresentam o memorial de calculo referente ao pilar 10 gerado através do software P-calc.

Figura 60 — Dados da geometria do pilar.

PILAR P10: Dados Gerais

Secao Transversal:

- L] - - -
L] L
k| - -
L ] L ]
L ] L] L] L] L ]
:l’_

Armacio: 16416 me (As=3217 =)

Propriedade secio brata de concreto:
Amx Ac=17TH a®
Cantro da ravidade: xq =25 am

yu= 175 cm
Inércia som ralaciio an oF: In = 178646 cm*
Iy = 364583 e’

Taxa de armadura: p.=1584%

Materiais: Conosie fok =35 MPa
Ao fyk = 500 MPa

Tipe de vincalagio: Pilar am Balamge
Comprimento: L =65 an

Indice de Esbelfez: b= 128
iy=ER

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.



Figura 61 — Dados da armadura.
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Figura: Sistema de coordenadas para as armaduras

BARRA | ¢ (mm) | X(cm) Y (cm)
1 16.0 4 4

2 16.0 14.5 4

3 16.0 25 4

4 16.0 35.5 4

5 16.0 46 4

6 16.0 4 10.8
7 16.0 46 10.8
8 16.0 4 1735
9 16.0 46 175
10 16.0 4 243
11 16.0 46 243
12 16.0 4 31
13 16.0 14.5 31
14 16.0 25 31
15 16.0 35.5 31
16 16.0 46 31

Tabela: Bitolas e coordenadas das armaduras

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 62 — Dados dos esforgos.

¥

N

My (Topo)
«

M (Topa)
1 3

My (Base)

. M (Base)

Figura: Convengdo de sinais positivos dos esforgos, N = 0 para compressdo

Combinagio

Nux

M= (Topa)

May (Topo)

Mikx (Base)

My (Base)

-177.2

-21

0

35.6

Tabela: Combinagio de esforgos, Umdades [kN, kN m]

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.
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Figura 63 — Resumo da verificacdo no ELU.

Figura- Esquema para defermiracan da fator de seguranca (F.5)

| Combinacio | Ne s By ES.
1 177.2 1080 10.6 1.92

Tabela: Eesume verificagda ELU, Unidades [N, kN m]

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 64 — Resultado das combinacGes das acdes.

PILAR P10: Resultados da combinaciao n° 1 (F.S. minimo)

350 f e e Nsd (kM) Msd,x {kN.m) Msd,y (&N.am)

ey { e | S Y | WS | | N RELE] a1

% = bl -108.8 s
fern)

-100 »

-150 i

o L

[

. | °

g ] .I ¥ )
Myd (krm)

Figura: Diagrama de interagio (Comb. 1) Figura: Esforgos solicitantes de calculo (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 65 — Momentos em torno do eixo X.

Momentos em torno do eixo x:

O momento total em torno da diregio x é calculado pela expressio: 550
225 -
Moz = — 2 Mt — 1089 1N.m L
T 120k/v 175 {—t
E 150
ap=080+0.20Mc/Ma= 080+0.20(-38.3)/-55.6=093774 = 0.85; & 100 -
Mida =-55.6 kN.m; 75 : : ’
?\.;=128; 50 44 ......... e
K = ELecx/ ( Achy? f:a) = 5691.69 / ( 0.175 x 0.35% x 35000 / 1.4 ) = 10.62006; ES — Curvacon 0.85fcd
o i === Curva com 1,10fcd
V=Nd/(Acfa)=177.2/(0.175x 35000/ 1.4 ) = 0.0405. i 10 20 30 40 50

1/r x103(1/m)
Figura: Diagrama N. Mx. 1/r (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.




Figura 66 — Momentos em torno do eixo y.
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Momentos em torno do eixo y:
O momento total em torno da direcio v é calculado pela expressio:

Mugury = — M =106 kN.m

[P
120K/v

Com:
o6=0.80+020Mc/Ma= 0.80+0.20(45)/9=09 = 0.85;
Mida =9 kN.m;
Ay =89

v="Nea/ (Acfia)=177.2/(0.175x 35000 / 1.4 ) = 0.0405.

K= Elsecy / ( Ache® fra) = 12153.7/( 0.175x0.52x 35000 / 1.4 ) = 11.11196;

SO G com 0. 85Fd
" ‘IEI:SE':"";"' ; ===Curva com 1.10Fd
0 5 10 15 20 25 20

1/ x10%(1/m)

Figura: Diagrama N, My, U/t (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

7.3.3 Ag0es atuantes nos pilares da passarela (11 a 12)

A seguir serdo detalhados os esfor¢cos atuantes nos pilares 11 e 12, que sdo 0s que

suportam a viga principal da passarela, o que difere nos carregamentos de tais pilares é que

deve ser considerada uma carga excepcional atuando na viga principal, e as reacoes

consequentes a essa carga serdo descarregados nos pilares 11 e 12. A figura 67 a seguir

apresenta a locacédo dos pilares descritos acima.

Figura 67 — Locacdo dos pilares 11 e 12.

Fonte: autor, 20‘16.
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7.3.3.1 Carga referente ao desaprumo - Direcdo X e Y

A carga referente ao desaprumo é dada pelas imperfei¢cbes construtivas e pelas
deformacdes sofridas pelo elemento estrutural (proporcional a altura do elemento). A equagéo

a seguir determina o desaprumo.
_ 1
?~Too VA

Para os pilares 10 e 12 do projeto tem-se que sua altura é de 6,45 metros, desta

maneira a equacdo é dada a seguir.

1
(p = =
100.vVH 100../6,45

— 0,004 radianos

Com o valor do desaprumo conhecido, é determinada a forca horizontal atuante na
estrutura. A equacao a abaixo calcula tal forga horizontal.
Para o pilar 11 e 12 a carga axial P é de 488,81 kN, desta maneira a for¢a horizontal
¢ dada abaixo.
Fd= ¢.P — 0,004.488,81 — 1,92 kN

7.3.3.2 Carga referente ao vento — Diregdo X e Y

Os valores referentes a carga consequente do vento para os pilares 11 e 12 sdo
de 1,60 kN na diregéo X e 6,26 kN na diregéo Y.

7.3.3.3 Momento referente a carga acidental — Direcdo X — Em torno de Y

Devido a rotulagéo e ligacdo entre a viga principal e os pilares, 0 momento € zero.

7.3.3.4 Momento referente a carga do guarda corpo — Dire¢do X — Em torno de Y

Assim como dito no topico acima, a carga atuante referente aos guarda corpos ndo

exerce esforgos referentes a momento fletor nos pilares.
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7.3.3.5 Momento referente a carga acidental — Direcdo Y — Em torno de X

Assim como para as rampas, sera considerada a hipdtese de todas as pessoas
trafegarem pela passarela pela metade de sua largura total, assim causando um carregamento
descentralizado que consequentemente gera um momento. A figura 68 e 69 a seguir apresenta
tal situacdo descrita acima.

Figura 68 - Hipotese critica para situagdo do momento

proveniente do carregamento acidental - Vista

transversal.
=14
=&
20

ACIDENTAL
100 L 100
200

Fonte: autor, 2016.

Figura 69 - Hipotese critica para situacdo do
momento proveniente do carregamento acidental
— Vista em planta — Pilar 11/12.

p—

-

Fonte: autor, 2016.
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Deste modo o valor do carregamento por metro linear transversal ¢ dado pela

equacéo a sequir.

Q = comprimento.q - 9,50.5,00 -
— 47,50 KN.m

O momento atuante na secdo na direcdo X é dado pela equacao abaixo

L

Ly 2
Macidental = (Q E) -3M -
0

2,00

2,00) 5
2 2

— 23,75 kN.m

- (47,50 .

7.3.3.6 Momento referente a carga do guarda corpo — Dire¢do Y — Em torno de X

Como estabelecido pelo DNIT, deve ser considerado o valor de 2,00 kN/m ao longo

de todo o guarda corpo. O momento consequente deste valor € dado abaixo para o pilar 10.

Mguarda corpor = Q. ComprimentO).z -
2,00
H
2
— 19,00 kN.m

>(2.9,50).

7.3.3.7 Carga excepcional — Direcdo Y- Em torno de X

De acordo com a norma NBR 7188 (ABNT, 2013) deve ser considerado uma carga
com intensidade de 100 kN no ponto mais desfavoravel da passarela (viga central no meio do
vao) e todos os pilares dever sem verificados para essa carga.

Considerando a carga de 100,00 kN atuando no centro da viga principal da passarela
tem-se como consequéncia uma carga horizontal na direcdo Y com intensidade de 50,00 kN
atuando nos pilares 11 e 12, onde tais cargas serdo consideradas na combinacdes exigidas pela
norma NBR 6118 (ABNT, 2014). A figura 70 a seguir ilustra a situacéo descrita acima.



Figura 70 — Carga acidental atuando na secdo mais
critica da passarela.

- - \

- =" \
- ——

Fonte: autor, 2016.

7.3.4 Combinacdes das acOes

7.3.4.1 Combinacdo Normal

Para essa combinacdo sdo definidos os seguintes coeficientes de ponderacéo:
v € vg3 - 1,40 para combinagcfes permanentes e variaveis (acidentais);
vs2 - 0,60 para agdes do vento e 0,50 para cargas acidentais.

Desta maneira tem se a seguinte equacao:

M4 (combinagdo normal) —

- (Mguarda corpo-Y1) + (Mdesaprumo-Y1) + (Macidental-YS) + (Mvento-YZ-YB)

Assim tém-se 0s seguintes valores para a combinagdo normal para a direcdo X.

Mgq X topo = 0,00 kN. m
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A seguir sera determinado o valor dos momentos fletores para as combinagfes das
acOes exigidas pela norma NBR 6118 (ABNT,2014)
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Mq X base = (1,40.1,92. 6,45) + (1,40.0,60.1,60.6,45) = 26,01 KN.m

A figura 71 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 11 e 12 na dire¢éo X.

Figura 71 — Momento fletor na direcdo X -
Combinacdo normal — Pilar 11/12.

488.81 kM

26.01

4.03 kN iﬂ‘:/za.m kNm

48881 kM

Fonte: autor, 2016.

Os momentos atuando na diregdo Y podem ser vistos abaixo

Mq Y topo = 1,40 .12,50 + 1,40 .23,75 = 50,75 kN. m

M4 Y base = (1,40 .12,50) + (1,40. 23,75) + (1,40.1,92. 6,45)
+ (1,40.0,60 .6,26 .6,45) = 102,05 kK. m
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A figura 72 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 11 e 12 na diregédo Y.

Figura 72— Momento fletor na direcdo Y — Combinacédo
normal — Pilar 11/12.

S0.75 ENm

_‘;1 488.81 kN

7.95 kKM

102.00

7.95 W*mz.nu KN

Fonte: autor, 2016.

488.81 kN

7.3.4.2 Combinacao especial ou de construcao

Para essa combinacdo sdo definidos os seguintes coeficientes de ponderacéo:
v € vr3 : 1,30 para combinagfes permanentes e 1,20 para combinacdes variaveis (acidentais);
vr2 - 0,60 para a¢Oes do vento e 0,50 para cargas acidentais.

Desta maneira tem se a seguinte equacao:

M4 (especial ou de construgio) —

- (Mguarda corpo-Y1) + (Mdesaprumo-Y1) + (Macidental-Y3) + (Mvento-YZ-YB)
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Assim tém-se os seguintes valores para a combinag&o normal para a diregao X.

Mgq X topo = 0,00 kN.m

Mgq X base = (1,30.1,92. 6,45) + (1,20.0,60.1,60.6,45) = 23,57 kN.m

A figura 73 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 11 e 12 na diregéo X.

Figura 73— Momento fletor na direcdo X —
Combinacéo especial ou de construgdo — Pilar
11/12.

488.81 kM

3.65 WES.E? KN

Fonte: autor, 2016.

488.81 kM

Os momentos atuando na diregdo Y podem ser vistos abaixo

M,q Y topo = (1,30.12,50) + (1,20.23,75) = 44,75 kN.m
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M4 Y base = (1,30.12,50 + (1,20.23,75) + (1,30.1,92 .. 6,45)
+(1,20.0,60 .6,26 . 6,45) = 85,31 kN. m

A figura 74 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 11 e 12 na diregéo Y.

Figura 74 — Momento fletor na direcdo Y — Combinacéo
especial ou de construcdo — Pilar 11/12.

4475 kKMm

E} 488.81 kN

il

T 701 KN 4475

59.96

7.01 wgg.ga kN

Fonte: autor, 2016.

488.81 kN

7.3.4.3 Combinacéo excepcional

Para essa combinacdo séo definidos os seguintes coeficientes de ponderagéo:
v € vr3 . 1,20 para combinagfes permanentes e 1,10 para combinacdes variaveis (acidentais);
vz : 0,60 para a¢Oes do vento.

Desta maneira tem se a seguinte equacao:
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M4 (especial ou de construcido) —

- (Mguarda corpo-Y1) + (Mdesaprumo-Y1) + (Macidental-YB) + (Mvento-YZ-Y3) + Mexce.

Assim tem-se 0s seguinte valores para a combinacgdo normal para a diregéo X.

Mgq X topo = 0 kN.m

Mq X base = (1,20.1,92. 6,45) + (1,00.0,60.1,60.6,45) = 21,09 kN.cm

A figura 75 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima

atuando sobre o pilar 11 e 12 na diregéo X.

Figura 75 — Momento fletor na direcdo X
— Combinag&o excepcional — Pilar 11/12.

488.81 kM

21.05

326 kN :*_/21.05 kI

488.81 kN

Fonte: autor, 2016.
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Os momentos atuando na dire¢do Y podem ser vistos abaixo

Mg Y topo = (1,20.12,50) + (1,00.0,60. 23,75) = 29,25kN. m

Mgq Y base = (1,20.12,50) + (1,00.0,60. 23,75) + (1,20.1,92. 6,45)
+ (1,00.0,60 .6,26 .6,45) + (50,00 .6,45) = 390,88 KN. m

A figura 76 a seguir representa graficamente os momentos e carregamentos acima
atuando sobre o pilar 10 da diregéo Y.

Figura 76 — Momento fletor na direcdo Y —
Combinacéo excepcional — Pilar 11/12.

488.81 kM
5] 8
S W
z Z
< 3

390.54

56.06 WEEID.EH kNm

Fonte: autor, 2016.

488.81 kN

7.3.4.4 Resumo das ac¢des para dimensionamento

A tabela 65 e 66 a seguir apresentam os valores das a¢des que serdo utilizados para
dimensionamento dos pilares 11 e 12.
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Tabela 65 - Momentos maximos atuantes dos pilares 10/12 — Diregdo X.
Esforcos atuantes - Dire¢do X - Em torno de Y

Pilar H bxh Ngg Momento (kN.cm) Carga (kN) Mg max (KN.m)
(kN)  Acidental G.corpo Vento Desaprumo Topo Base

11 6,45 40x70 488,81 0,00 000 160 1,92 0,00 26,05
12 6,45 40x70 488,81 0,00 0,00 1,60 1,92 0,00 26,05

Fonte: autor, 2016.

Tabela 66 - Momentos maximos atuantes dos pilares 10/12 — Diregdo Y.

Esforcos atuantes - Dire¢do Y - Em torno de X

Nsg Momento (kN.cm) Carga (kN) Mg max (KN.m)

Pilar  H  bxh (kN)  Acidental G.corpo Vento Desaprumo Topo Base

11 6,45 40x70 488,81 23,75 12,50 6,26 1,92 29,25 390,88

12 6,45 40x70 488,81 23,75 1250 6,26 1,92 29,25 390,88

Fonte: autor, 2016.

O dimensionamento da secdo geométrica e da armadura necessaria do pilar 11/12
serd feito através do software P-calc (Cardoso, 2014.As figuras 77, 78, 79, 80, 81, 82 e 83

apresentam o memorial de calculo gerado pelo P-Calc.

Figura 77 — Dados da se¢do geometrica.

.
LR L BB L B )
. .
L .
ro > Y
L .
o L
L RL B B B B )
s

0
Armagfio: 2620 mm (As = 81.68 an?)
Propriedade se¢do bruta de concreto:
Arca: Ac = 2800 o’
Centro de gravidade: xeg = 20 cm
Y~ 35am
Inércia em relagho ao cg: Ix = 1143333 am*

‘‘‘‘‘

ly=373333 cm’*
Taxade armadura: po~292%
Materiais: Concreto fck = 35 MPa
Ago fyk = 500 MPa
Tipo de vinculagio: Pilar em Balango

Comprimento: L~ 645 cm

indice de Esbeltez: i = 64

A=112

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.




Figura 78 — Dados da armadura.

¥ (cm)
Yi
I I x (cm)
Xi
Figura: Sistema de coordenadas para as armaduras
BARRA ¢ (mm) X (em) Y (cm)

1 20.0 4 4
2 20.0 8.6 4
3 20.0 13.1 4
4 20.0 17.7 4
5 20.0 223 4
6 20.0 269 4
7 20.0 314 4
8 20.0 36 4
9 20.0 4 14.3
10 20.0 36 14.3
11 20.0 4 24.7
12 20.0 36 24.7
13 20.0 4 35
14 20.0 36 35
15 20.0 4 45.3
16 20.0 36 45.3
17 20.0 4 55.7
18 20.0 36 55.7
19 20.0 4 66
20 20.0 8.6 66
21 20.0 13.1 66
22 20.0 17.7 66
23 20.0 223 66
24 20.0 269 66
25 20.0 314 66
26 20.0 36 66

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 79 — Dados do esforcos.

4Ny cTopa)

1 Mx (Topo)
|

My (Base)

Mx (Base)
»

X

Figura: Convencdo de sinais positivos dos esforgos, N < 0 para compressio

Combinagio Nex Max(Tope) | Muky(Topo) | Msx(Base)

My (Base)

1 -488.8 0 293 36.1

390.9

Tabela: Combmacio de esforcos, Unidades [kN, kN.m]

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.
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Figura 80 — Resumo da verificacdo ELU.
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Figura: Esquema para determinacio do fator de seguranega (F.S.)

Combinacio

Ned

Meax | My

F.S.

1

-488.8

-36.3 536.7

1.07

Tabela: Resumo verificagdo ELU, Unidades [kN, kN.m]

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 81 — Resultado das combina¢6es dos esforcos.

Mecd (EM.m)

S0 100
Myd (kni.m)

Figura: Diagrama de interacdo (Comb. 1)

645
fem)

Nail (k)
4588

Msd.x (kN.mj)

361

Med,y (KN
2203
4

53167

ERIE]

Figura: Esforcos solicitantes de calculo (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

Figura 82 — Momentos em torno do eixo X.

Com:
o =0.80+0.20 Mc/Ma= 0.80 +0.20 (-18) /-36.1=0.9 2 0.85;
Mida =-36.1 kN.m;
A= 64;

Momentos em torno do eixo x:

O momento total em torno da dire¢do x € calculado pela expressao:

Mdtotx = _02’_“’14:;!_ =363 kN.m

P AR
120x/v

K = ELecx / (Ac hy? fea) = 76552.12 / (0.28 x 0.72x 35000 / 1.4 ) = 22.3184;
v=N:a/(Acfa)=488.8/(0.28 x35000 / 1.4 ) = 0.06983.

1.250
Mran — = Z =N
1.000 /7
/
= /
= 75¢( /
g = /
o /
%
= 500 //
/
/
250
/ m—Curva com 0.85fcd
9 ‘SEIS&C,*-X wCurva com 1.10fcd
)

S 10 15 20 25
1/r x103(1/m)

Figura: Diagrama N, Mx, 1/r (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.
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Figura 83 - Momentos em torno do eixo y.

Momentos em torno do eixo y:
O momento total em torno da direcdo y € calculado pela expressao: —
Mty = O MUA_ =5367 kKN m 600 [T s
- H H 7
L-Gov S0 | N T
= i/
& s
Com: Z 400 it
) ) - i A
or=0.80+ 020 Mc/Ma= 0.80 +0.20 (180.8) / 390.9 = 0.89252 = 0.85; & 300 1 o
o
Mida =390.9 kN.m; - /
2 7
hy = 112; . P
100 7 i { - {
K =Elseey / ( Ache® f:d) = 23363.06 / (0.28 x 0.4°x 35000 / 1.4 ) = 20.85987; {EIse Y Cuvacom 1 fored
V=Nsa/(Acfa)=488.8/(0.28 x35000/ 1.4 ) =0.06983. 03 5 10 15 20 25 30 35 40 45
1/r x103(1/m)
Figura: Diagrama N, My, 1/r (Comb. 1)

Fonte: P-calc, (Cardoso,2014) adaptado.

7.3.5 Dimensionamento dos pilares

A tabela 67 a seguir apresenta o dimensionamento final dos pilares, onde para se
obter a secdo geométrica e a armadura foi utilizado o software P-calc, assim como
demonstrado para os pilares 10,11 e 12

Tabela 67 — Carga axial, momentos maximos e demais caracteristicas dos pilares.

Pilar  H(m) Bxh N (kN) (k,':l";n) (k,'il"}n) (EI\XD (E,\yl) Armadura

Apoio 000 0 13888 1696 000 000 0,00 0,00
1 064 30x30 251041 3936 298 573 344 4@1250mm
2 129 30x30 2768885 4427 478 566 279 4@1250 mm
3 193 30x30 280,1645 4751 607 552 240 4@1250mm
4 258 30x30 315952 5283 7,99 569 237 601250 mm
5 322 40x30 275884 7947 809 58 196 121250 mm
6 387 40x30 320614 6104 1027 610 2,07 14@12,50 mm
7 451 40x30 293342 6097 1046 557 184 20@ 12,50 mm
8 516 40x30 297,192 6451 1150 562 178 16 16,00 mm
9 580 50x30 34622 7242 1403 585 192 22 16,00 mm
10 645 50x35 177,21 5564 898 592 119 16 16,00 mm
11 645 40x70 48881 2605 39088 352 5819 26 16,00 mm

12 6,45 40x70 488,81 26,05 390,88 3,52 58,19 26 16,00 mm

Fonte: autor, 2016.

A figura 84 a seguir apresenta um desenho grafico que ilustra a geometria dos pilares

apresentados na tabela 67 acima.



189

Figura 84 — Secdo geométrica tipo dos pilares de concreto armado.
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Fonte: autor, 2016.

7.3.6 Detalhamento final dos pilares de concreto armado

Os detalhamentos dos pilares de concreto podem ser vistos na integra nos apéndices
a sequir.
Apéndice K - Folha 03/06 — Projeto basico: Estrutura de concreto — Locacdo dos pilares e
planta de cargas;
Apéndice L - Folha 04/06 — Projeto basico: Estrutura de concreto — Detalhamento dos pilares
- 01 a05;
Apéndice M - Folha 05/06 — Projeto basico: Estrutura de concreto — Detalhamento dos pilares
- 06 a 09;
Apéndice N - Folha 06/06 — Projeto bésico: Estrutura de concreto — Detalhamento dos pilares
-10a12.
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8 ESTIMATIVA DE CUSTOS

As tabelas 68 e 69 abaixo apresentam as estimativas de custos das duas estruturas
dimensionadas acima, onde o Unico item ndo considerado é a fundacdo, pois ndo existiam os
dados preliminares do solo para o calculo da mesma.

A coluna “Referéncia” apresenta a fonte de onde foram retirados os valores dos

servigos a serem executados.

Tabela 68 — Estimativa de custos da passarela em concreto.

PLANILHA ORCAMENTARIA - PASSARELA DE CONCRETO

1 SERVICOS PRELIMINARES

Item Referencia  Unid. Quant. Valor Total

SETOP MG
. - 2016 -
1.1 Projeto estrutural PROJ-EXE- PR Al 20,00 1.231,00 24.620,00

090

SEINFRA.-

Locacao da obra - VERSAO
Execucdo de gabarito 0.24.1 -
C1630

1.2 m?2 893,00 5,35 4.777,55

SEINFRA.-

Raspagem e limpeza do VERSAO
terreno 0.24.1 -
C2102

1.3 m?2 893,00 2,96 2.643,28

SEINFRA-

Canteiro de Obras Tipo ~ VERSAO
barracdo aberto 0.24.1 -
C0369

14 m? 250,00 121,45  30.362,50

SEINFRA-

Tapume de tabuas de 3°-  VERSAO
Sobrepostas 0.24.1 -
C2318

1.5 m? 453,00 103,42  46.849,26

Escavagéo, carga,
descarga, espalhamento e
transporte de material de 12 DER - 2016

3
16 categoria. Distancia média - 40158 m 282,00 14,15 3.990.30
de transporte de 2.001 a
2.500 m
Valor do item 113.242,89
2 FUNDACAO
Item Referencia  Unid. Quant. Valor Total

2.1 A ser definido pelo engenheiro responsével pela fundacéo

Valor do item

Continua...


http://www.seinfra.ce.gov.br/siproce/desonerada/html/C2318.html?a=1457467072971
http://www.seinfra.ce.gov.br/siproce/desonerada/html/C2318.html?a=1457467072971

...Continuacdo
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3 PILARES
Item Referencia  Unid. Quant. Valor Total
Forma e desmorda de SETOP -
3.1 tabuas de Pinho 2016 - EST- m? 183,82 80,25  14.751,37
FOR-005
Cimbramento de madeira ~ SETOP -
3.2 para vigas pré moldadas in 2016 EST- m 77,40 34,58 2.676,49
loco FOR-045
Fornecimento e SETOP -
lancamento de concreto 2016 EST- 3
3.3 usinado - 35MPa - EST-CON- m 17,22 535,08 9.214,08
Conforme NBR 6118-2014 121
Aparelhos de apoioem  DER - 2016 3
3.6 neoprene fretado ~ 41582 dm 180,00 84,12  15.142,14
Lancamento de vigas pré DNIT - .
3.7 moldadas - Peso > 60 t 10.000.14 Unid. 22,00 1.900,00  41.800,00
Aco CA-50/60 para SETOP MG
armaduras passivas -2016 -
38 (material, corte, dobra,  ARM-ACO- kg 3.6aL,17 910 3314011
armacao e montagem) 020
Valor do item 116.724,19
4 VIGAS - RAMPA
Item Referencia  Unid. Quant. Valor Total
SETOP -
4.1 Foi;"bauzsdgzrg?r:gg % 2016-EST- 97501 80,25  78.24358
FOR-005
SETOP -
4.2 Cimbramento metalico 2016 EST- m 24,85 34,58 859,31
FOR-045
Fornecimento e SETOP -
lancamento de concreto 2016 EST- 3
4.3 usinado - 35MPa - EST-CON- m 109,80 535,08  58.751,78
Conforme NBR 6118-2014 121
SEINFBA-
44 Junta dg movimentag&o VERSAO m 6,00 785,07 4.710,42
tipo Jeene 0.24.1 -
C3993
Lancamento de vigas pré DNIT - .
4.5 moldadas - Peso > 60 t 10.000.14 Unid. 20,00 1.900,00  38.000,00
Aco CA-50/60 para SETOP MG
armaduras passivas -2016 -
4.6 (material, corte, dobra, ARM-ACO- kg 5.729,32 910 5213681
armacédo e montagem) 020
Guarda-corpo, tipo OC.NJ- DER - 2016
4.7 s1 - 41034 m 368,00 347,75 127.972,00
Piso cimentado natado
com argamassa 1:3, junta SETOP MG
4.8 PL 17x30 - Espessurade - 2016 -PIS- m? 282,00 54,52  15.375,20
3,00 cm com junta de CIM-080
1,00x1,00 metros
Valor do item 376.049,11

Continua...


http://www.seinfra.ce.gov.br/siproce/desonerada/html/C3993.html?a=1457467128969
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5

VIGA PRINCIPAL — PASSARELA

Item Referencia Unid. Quant. Valor Total
Forma p/ pecas pré-
moldadas de concreto S\I/Eéggig
5.1 protendido, revestidas 0241 - m® 81,51 583,34  47.548,04
c/chapa metalica, util. (10 .
C1404
a 15 x)
SETOP -
5.2 Cimbramento metélico 2016 EST- m 24,85 34,58 859,31
FOR-045
Fornecimento e SETOP -
lancamento de concreto 2016 EST-
5.3 pelihaietoing fercon. M 12,12 53508  6.48517
Conforme NBR 6118-2014 121
SEINFRA-
5.4 Junta de movimentagéo VERSAO m 400 78507  3.140.28
tipo Jeene 0.24.1 -
C3993
Lancamento de vigas pré DNIT - .
55 mo%dadas - Pesog> 6(I)Dt 10.000.14 Unid. 1,00 557800 5.578,00
Aco CA-50/60 para SETOP MG
armaduras passivas -2016 -
56 (material, corte, dobra,  ARM-ACO- kg 661,00 9,10 6.015,10
armacao e montagem) 020
Protensdo/Colocagdo e DNIT -
5.7 injegdo de bainha para 9 @ 03.999 04 Unid. 2,00 1.791,64 3.583,28
12,7 mm T
Fornecimento/Colocagéo e DNIT -
5.8 injecdo de bainha para 9 @ 10.000.12 M 38,00 165,72 6.297,36
12,7 mm T
Confeccéo/Colocacéo e DNIT -
5.9 injecdo de bainha para 9 @ kg 289,11 14,61 4.223,90
03.990.04
12,7 mm
510 Guarda—corpg,ltlpo OC.NJ- D_Elj,l-0230416 m 38,00 34775 13.214.50
Piso cimentado natado
com argamassa 1:3, junta SETOP MG
5.11 PL 17x30 - Espessurade -2016 -PIS- m?2 38,00 54,52  2.071,84
3,00 cm com junta de CIM-080
1,00x1,00 metros
Valor do item 99.016,78

VALOR TOTAL (Encargos + BDI)

705032,9674

Fonte: autor, 2015.

Tabela 69 - Estimativa de custo da estrutura metalica.

PLANILHA ORCAMENTARIA - PASSARELA METALICA

1

SERVICOS PRELIMINARES

Continua...
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Item Referencia Unid. Quant. Valor Total
SETOP MG -
11 Projeto estrutural 2016 - PROJ- PR Al 10,00  1.809,89 18.098,86
EXE-090
< SEINFRA.-
Locacdo da obra - VERSAO
1.2 Execucdo de 0041 - m?2 893,00 5,35 4.777,55
gabarito 1630
Raspagem e SEINFRA-
1.3 limpeza do VERSERO e 893,00 296  2.64328
terreno 2102
Canteiro de Obras S\I/Eéggig
1.4 Tipo barracdo 0241 - m?2 250,00 121,45 30.362,50
aberto C0369
Tapume de tabuas S{/Eégggg
15 de 3° - 0241 - m2 453,00 103,42 46.849,26
Sobrepostas C2318
Escavagéo, carga,
descarga,
espalhamento e
transporte de
1.6 material de 12 DER - 2016 - m3 282,00 14,15 3.990,30
. 40158
categoria.
Distancia média
de transporte de
2.001a2.500 m
Valor do item 106.721,75
2 FUNDAGAO
Item Referencia Unid. Quant. Valor Total
2.1
Valor do item
3 PILARES
Item Referencia Unid. Quant. Valor Total
Fornecimento,
fabricacéo,
transporte e
montagem de SETOP -
3.1 estrutura metalica 2016 - EST- kg 11.558,90 11,00 127.147,90
em perfis MET-005
laminados,
inclusive pintura
primer
Valor do item 127.147,90
4 VIGAS - RAMPA

Continua...
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Item

Referencia Unid. Quant.

Valor

Total

4.1

Fornecimento,
fabricacéo,
transporte e
montagem de
estrutura metalica
em perfis
laminados,
inclusive pintura
primer

SETOP -
2016 - EST-
MET-005

kg 22419,70

11,00 246.616,70

4.2

Laje pré-fabricada
STEEL DECK
para piso,
espessura da
chapa 0,80 mm,
espessura da laje
15 cm, com capa
de concreto
FCK=25Mpa -
Resistencia 500
kg/m?

ORSE -

. 276,00
Sergipe

188,23 51.951,48

4.3

Guarda-corpo,
tipo OC.NJ-S1

DER - 2016 -

41034 368,00

347,75  127.972,00

Valor do item

426.540,18

VIGA PRINCIPAL - PASSARELA

Item

Referencia Unid. Quant.

Valor

Total

51

Fornecimento,
fabricacéo,
transporte e
montagem de
estrutura metalica
em perfis
laminados,
inclusive pintura
primer

SETOP -
2016 - EST-
MET-005

kg 10.232,00

11,00  112.552,00

52

Laje pré-fabricada
STEEL DECK
para piso,
espessura da
chapa 0,80 mm,
espessura da laje
15 cm, com capa
de concreto
FCK=25Mpa -
Resistencia 500
kg/m?

ORSE - ,
m

Sergipe 38,00

188,23 7.152,74

5.3

Guarda-corpo,
tipo OC.NJ-S1

DER - 2016 -

41034 38,00

347,75 13.214,50

Valor do item

132.919,24

Continua...
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VALOR TOTAL (Encargos + BDI)

793329,07
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9 DISCUSSAO DOS RESULTADOS

A tabela 70 e o grafico 04 a seguir apresentam as principais diferencas entre as

estruturas dimensionadas nos tépicos acima.

Tabela 70 — Principais diferencas entre o0s dois sistemas estruturais dimensionamentos.

- Estrutura de Estrutura Diferenca entre
Analise i Nota
concreto metélica valores
Maior momento fletor na 1952,16 757,60 61,19 1
viga principal (kN.m)
Viga com maior altura em 95,00 63.30 33.37 5
toda a rampa (kN)
Flecha maxima nas vigas 41.30 54.30 31.48 3
(mm)

Maior esf_orgo cortante nas 29350 159 50 45,66 4

vigas (kN)

Pilar com maior carga (KN) 488,81 319,00 34,74 5
Carga total (ton) 692,00 514,00 25,72 6
Custo (mil reais) 705,00 793,00 12,48 7

Fonte: autor, 2016.
Gréfico 04 — Valores referentes as diferencgas entre os dois sistemas estruturais.
ANALISE DOS VALORES
m Estrutura de concreto  m Estrutura métalica Diferenca entre valores
o
3
o 8
~ S 83
12 g9 S~
% ©Z ~
0 o H
2 3
» o o % § g
IS) ~ o Q «© n 9 < N ©
s s3z 22 g IIE HE LG
. || - I -
MAIOR VIGA COM FLECHA MAIOR PILAR COM CARGA CUSTO ( MIL
MOMENTO MAIOR MAXIMA ESFORCOR MAIOR TOTAL REAIS)
FLETOR ALTURA (MM) CORTANTE CARGA (KN) (TON)
(KN.M) (KN) (KN)

Fonte: autor, 2016.
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A seguir segue as descri¢Oes das notas referentes as analises mostradas no gréfico 04
acima.
Nota 01 e 04: A diferenca de cerca de 61,19% e 45,66% respectivamente entre os valores dos
momentos fletores e esforcos cortante maximos atuantes nas vigas principais se da por dois
motivos, o primeiro deles é o valor dos carregamentos maiores na viga de concreto protendido
devido ao peso proprio, e 0 outro é que 0s carregamentos da estrutura metalica se dividem em
duas vigas, assim reduzindo as reagdes pela metade;
Nota 02: A diferenca de 33,37% entre as altura das vigas principais foi consequéncia dos
valores de momento fleto (a viga protendida possui momento fletor maior),
Nota 03: As vigas metélicas possuem flechas maiores, isso se d& pela rigidez das se¢des
transversais serem consideravelmente menores que as se¢des de concreto;
Nota 05: O pilar com maior carga da passarela de concreto armado e protendido € referente
aos que recebem diretamente a viga protendida (pilares 11 e 12), que possuem carregamentos
maiores, isso se da pela area da se¢do que aumenta no consumo de concreto, assim obtendo
um carregamento maior que as vigas metalicas principais, que por sua vez possuem apenas as
lajes em concreto e o restante em ago;
Nota 06: Como visto nas notas acima, o valor superior dos carregamentos no sistema
estrutural de concreto armado e protendido fazem que o peso total da estrutura seja 25,72%
maior que o sistema estrutural metalico;
Nota 07: o preco final para execucdo dos sistemas estruturais dimensionados neste estudo
possui diferenca de 12,48%, isso se da pelo fato do aco ter sofrido um aumento de 30% no
ano de 2016 (Silva, 2016).
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10 CONCLUSAO

A necessidade de locomocéao do ser humano tem se tornado prioridade nos estudos de
mobilidade urbana, e providenciar tal locomog¢do com seguranca, acessibilidade e economia
tem sido o maior desafio dos projetos de engenharia que contemplam obras de arte. As
passarelas de pedestres se encaixam na categoria de obras de arte rodoviarias e devem ser
implantadas em locais onde o trafego de pessoas sobre a pista é inseguro e a acessibilidade é
ruim.

Com o contetdo apresentado, foi possivel perceber que o nimero de pessoas que
atravessam a rodovia diariamente é consideravelmente alto, e o risco de serem atropeladas é
grande, pois tal travessia é feita durante o horario de pico e com os veiculos em alta
velocidade, e durante a travessia o pedestre é obrigado a percorrer um acostamento
inacessivel e irregular, deste modo o trecho descrito e estudado no trabalho se encaixa em
ambos 0s requisitos descritos acima.

Para realizar o estudo de viabilidade da passarela de pedestre se fez necessario
inicialmente elaborar um projeto arquitetébnico, e a partir deste projeto dimensionar dois
sistemas estruturais distintos, um executado em concreto (armado e protendido) e outro em
estrutura metalica, e para tais dimensionamentos foi necessario estudar um referencial
bibliogréafico que contemplasse os principais aspectos e caracteristicas dos sistemas estruturais
onde o escolhido sera aquele que apresentar menores impactos visuais, interferéncias durante
Sua execucao e maior custo beneficio.

Apbs dimensionado as estruturas nos dois sistemas estruturais foi percebido que a
estrutura de concreto apresenta valores carregamentos cerca de 25% maiores que a estrutura
metalica, além de também apresentar valores de esforcos e altura das secBes transversais
maiores, isso se deu devido a maior rigidez das se¢des de concreto.

Analisando os impactos visuais dos sistemas dimensionados chega-se a conclusao que
tal impacto serd 0 mesmo, pois as duas estruturas terdo a mesma altura e comprimento.

Porém as interferéncias durante o periodo de execucdo da estrutura de concreto
armado e protendido possui impactos maiores que a estrutura metalica, umas vez que por se
tratar de pecas mais rigidas e pesadas existe a necessidade de maquinas e equipamentos
maiores para montagem.

Logo, apesar de possuir uma estrutura mais pesada e necessitar de méo de obra
especializada para execucdo da viga principal (protendida), o sistema estrutural em concreto

armado e protendido obteve maiores custos beneficios e menor valor para execucdo da obra,
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um dos motivos de tal fato € o aumento do preco do aco em 30% no ano de 2016, o0 que para o
sistema estrutural em concreto ndo é tdo impactante pois a matéria prima principal é o

cimento, e para a estrutura metalica a matéria prima principal € o aco.
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11 SUGESTOES PARA PROXIMOS TRABALHOS E PESQUISAS

A partir do trabalho realizado acima se criou temas para estudos e pesquisas futuras,
como apresenta o0s topicos a seguir.

« Dimensionamento laje que serve de piso na passarela metalica, como por exemplo, a laje
“Steel Deck”, que € composta por uma telha de aco galvanizado e uma camada de concreto;
e Dimensionamento dos conectores que ligardao a laje “Steel Deck™ e as vigas metalicas, uma

vez para isso € necessario as dimensoes e especificacbes da laje;

« Dimensionar o sistema metalica contemplando estruturas trelicadas e verificar novamente o
custo;

« Dimensionar outros sistemas estruturais utilizando estrutura mista, como por exemplo, uma
passarela de pedestre com vigas de concreto e pilares metalicos, ou vigas metalicas e pilares
de concreto;

« Executar ensaios no solo (exemplo SPT) e utilizar os parametros obtidos para
dimensionamento das fundac@es, fazendo um estudo de viabilidade entre fundacdes rasas e

profundas a partir dos apéndices D e K.
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